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板桩结构土压力理论的创新发展 
蔡正银

 

(南京水利科学研究院岩土工程研究所，江苏 南京 210024) 

摘  要：对于板桩码头，其主要的荷载为作用于码头前墙上的土压力，该荷载一方面是由于港
池开挖引起前墙两侧土压力的不平衡产生，另一方面是由于码头表面荷载作用于地基土，从而

增加了前墙陆侧的土压力。板桩码头深水化的关键要求必须解决港池挖深导致的前墙土压力急

剧增大问题，“遮帘”和“卸荷”是减少前墙土压力的有效途径，由于设置了遮帘桩和卸承台，

使得板桩结构的受力情况更加复杂，涉及的关键科学技术问题是土和结构的相互作用。针对遮

帘式和分离卸荷式板桩码头新结构开发过程中的土压力问题，先后研究了土体密度与粒径对静

止土压力系数的影响、遮帘式板桩结构的土压力“桶仓压力效应”和“遮帘效应”，以及分离

卸荷式板桩结构的土压力“卸荷效应”，为板桩码头新结构的发展奠定了理论基础。 
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Innovation and development of earth pressure theories for sheet-pile structures 

CAI Zheng-yin 

(Geotechnical Engineering Department, Nanjing Hydraulic Research Institute, Nanjing 210024, China) 

Abstract: The main loads on a sheet-pile wharf are the earth pressures acting on its front wall. On one hand, they are induced 

by the imbalance of earth pressures at both sides of the front wall owing to excavation of harbor basin; on the other hand, the 

surface loads of the wharf acting on the foundation soils further increase the landward earth pressures of the front wall. For the 

sharply increasing earth pressures on the front wall induced by the excavation depth of harbor basin which is required by 

deep-water sheet-pile wharves, the “barrier” and “unloading” measures are the effective ways to reduce the earth pressures on 

the front wall. The presence of barrier piles and relief platform leads to more complex forces acting on the sheet-pile structures, 

and the key scientific and technical problem concerned is the interaction between the soils and the structures. With regard to the 

earth pressure problems during the development of novel structures such as barrier and separated unloading sheet-pile wharves, 

a series of researches are performed to lay the theoretical foundation for the 
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development of the novel structure of deep-water sheet-pile wharf, including influences of soil density and grain size on earth 

pressures at rest, silo effects and barrier effects of earth pressures on barrier sheet-pile structures, and unloading effects of earth 

pressures of separated unloading sheet-pile structures. 

Key words: sheet pile; earth pressure; silo effect; barrier effect; unloading effect; centrifugal model test 

0  引    言 
码头泊位是港口建设的核心，作为国家最重要的交

通基础设施之一，对于国民经济的发展至关重要[1-2]。

相比同级别的重力式和高桩承台式码头结构，板桩码

头造价要节省 25%以上，特别适合粉砂质地区采用挖
入式港池建港。新中国成立 70年来，中国建设的板桩
码头近 300个，其中 200多个是中小型码头泊位[3]。

20世纪末在唐山港建成的 3.5万吨级地连墙式码头，
是当时国内最大的板桩码头。此后板桩码头的发展一

直停滞不前，远远落后于重力式和高桩码头。 
现代港口的发展要求码头泊位必须深水化，能否

建成深水泊位成为板桩码头结构生存的关键[4]。对于

板桩式码头，水深的变化对其强度和稳定性的影响是

极其敏感的：当码头前沿水深加大以后，作用于前墙

上的土压力急剧加大，导致前墙的内力和变形随之增

大，当达到某一水深时前墙由于过大的内力和变形就

会发生破坏。对此单靠加大前墙的断面已不能解决上

述问题，换言之，已设计不出经济合理的深水单锚式

板桩码头结构，这也正是国内外板桩码头徘徊不前的

主要原因。因此要发展深水板桩码头泊位，必须研发

新的板桩结构。 
板桩码头新结构开发的难点在于如何解决港池挖

深与土压力和结构变形之间的矛盾，涉及的关键科学

问题是地基土与码头结构相互作用[5-6]。为了解决这个

问题，中交第一航务工程勘察设计院有限公司、南京

水利科学研究院、唐山港口实业集团有限公司、大连

理工大学、天津深基工程有限公司等单位开展了产学

研联合攻关，从板桩结构的土压力理论研究出发，进

行了系统的理论与试验研究，基于“遮帘”和“分离

卸荷”的原理，先后开发了“半遮帘式”[7]、“全遮帘

式”[5]、“分离卸荷式”[8]和“带肋板的分离卸荷式”[9] 

4 种板桩码头新结构，如图 1 所示，将中国板桩码头
结构建设水平从 3.5万吨级提升至 20万吨级。 

2003年起，随着板桩码头新结构的研发，研究成
果在唐山港京唐港区和曹妃甸港区逐步推广应用，目

前已建成深水板桩码头泊位 57 个，码头岸线达 14.7 
km，年吞吐量超过 2.58 亿吨，成为粉砂质地区优先
选择的码头结构型式。2012年，板桩码头新结构从粉
砂质地区推广应用到淤泥粉土质地区，在江苏盐城滨

海港建设了 2个 10万吨级分离卸荷式板桩码头，进一
步拓展了新结构的应用范围，实现了滨海港建设 10

万吨级深水码头泊位的梦想。 

 
图 1 深水板桩码头新结构 

Fig. 1 Innovative structure of sheet-pile wharves 

深水板桩码头的发展过程就是对土压力理论的深

入认识过程，先后研究了土体密度与粒径对静止土压

力系数的影响、遮帘式板桩结构的土压力“桶仓压力

效应”和“遮帘效应”，以及分离卸荷式板桩结构的土

压力“卸荷效应”，为板桩码头的发展奠定了理论基础。 

1  静止土压力系数 K0 
静止土压力系数 K0是土力学中的一个基本参数，

对确定土体初始应力状态及对应的静止土压力分布具

有重要意义[10-11]。对于板桩码头，虽然研发了“遮帘

式”和“分离卸荷式”等多种新的结构形式，但其土

压力作用机理仍有类似之处，即均是通过依靠板桩入

土部分及锚碇结构所产生的侧向土体抗力来保持码头

整体结构的稳定[3，6]。在港池开挖前，前墙上的土压

力可近似看成静止土压力，其大小取决于土体竖向应

力和静止土压力系数 K0，该力是板桩码头计算分析的

基础。港池开挖后，前墙陆侧的土压力从静止土压力

向主动土压力变化。 
板桩码头结构主要适用于砂土地区，对于砂土的

静止土压力系数主要影响因素有土的密度和粒径，对

此国内外一些学者开展了大量的研究工作，但至今仍

存在很大的争议。国内土力学教材中都有对砂土静止

土压力系数 K0的相关描述
[12-17]，且都认为 K0与土体

密度有关，但在 K0如何随土体密度变化的认识上大相

径庭。河海大学卢廷浩教授主编的《土力学》教材中

松砂 K0值在 0.4～0.45，紧砂 K0值在 0.45～0.5；殷宗
泽教授主编的《土力学与地基》中松砂 K0值在 0.5～
0.6，紧砂 K0值在 0.3～0.5；清华大学李广信教授等主
编的《土力学》教材中松砂 K0值取 0.6，紧砂 K0取
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0.23。还有其他许多《土力学》教材中关于砂土 K0与

密度的关系描述都不一样，更没有定量描述砂土 K0

值随密度和粒径变化规律的报导。 
1.1  K0的定义及确定方式 

静止土压力系数 K0 是指土体在无侧向应变条件

下水平有效应力与竖向有效应力的比值[18]。目前获得

砂土静止土压力系数 K0的途径大致有以下 3种。 
第一种方法是室内试验法，主要是通过在实验室

条件下模拟土体的侧限状态，进而获得其对应的水平

有效应力与竖向有效应力，随后计算得到相应的 K0

值，其中比较常用是三轴仪法[19-21]和侧压力仪（固结

仪）法[22-24]。三轴仪法是利用三轴仪，在土样加载过

程中通过反馈控制围压和竖向应力，使土样始终不发

生侧向变形，来获得 K0值。一些先进的能进行应力路

径试验的三轴仪如 GDS三轴仪、GCTS三轴仪等都可
以进行 K0试验。目前绝大多数试验实际上反馈控制的

是土样的径向应变，而该应变是通过测量土样的体变

和竖加上反馈控制带来的滞后效应，要真正控制土样

侧向不发生变形很难，因此这种方法得到的 K0值是不

太准确的。随着测试技术的进步，一些先进的三轴仪

上安装了径向应变计，用来测量土样的径向应变，提

高了径向变形反馈控制的准确性[25]，但试验过程中仍

然存在很多不确定的因素，如径向应变计安装等问题。

侧压力仪法是将土样安装在侧压力仪中，给土样竖向

加载，通过测量土样四周封闭压力室内的水压力作为

水平应力，从而计算得到土体的静止土压力系数 K0。

同样由于土样加载过程中土体的侧向变形不均匀，且

封闭压力室中的水会发生一定的压缩变形（主要是很

难保证压力室完全没有空气），因此该方法侧到的 K0

值也存在一定的误差。 
第二种方法是原位测试法，岩土工程勘察规范[26]

中推荐了两个现场试验来确定土的静止土压力系数

K0，一个是旁压试验（PMT）[27-29]，它是利用圆柱形

旁压器外的弹性膜在土中的扩张对周围土体施加均匀

压力，测得压力与径向变形的关系，通过计算得到对

应状态土体的 K0 值；另一个则为扁铲侧胀试验 
（DMT）[30-32]，具体是将扁铲探头贯入土中，达到指

定深度后利用气压使扁铲侧面的圆形钢膜向外扩张获

得对应的压力–变形规律，进而得到相应的 K0值。随

着原位测试技术的进一步完善，多功能静力触探

（CPTu）[33-34]、原位土体水平压力测定仪（KSB）[35]

等新技术也被逐渐使用。上述方法均能简单、快速地

获得土体的静止土压力系数 K0值，但在仪器安装过程

中会不可避免地对土体产生扰动，同时不管用哪种方

法，土体都不可避免地发生了一定的侧向变形，这与

静止土压力的定义相矛盾。 

第三种方法是经验公式法，主要是通过构建静止

土压力系数 K0与土体有效内摩擦角
[36]、塑性指数 Ip

[37]

及超固结比 OCR[38]等指标之间的关系，得到可表征相

应状态土体 K0 值的经验公式，其中以 Jaky 公式[36] 
( 0 s=1 inK ϕ ′− ，其中ϕ ′为土体的有效内摩擦角)的应
用最为广泛。但有研究表明[39]，对于摩擦角较大的土

体，Jaky公式计算值将明显低估其 K0。此外，摩擦角

ϕ ′是土体的基本参数，与土体的密度无关，按照该公
式 K0一定与土的密度无关，这显然不符合实际情况。

在工程计算及分析中，也常会借助弹性理论由泊松比

反推确定土体的 K0值，但运用此方法获得的 K0值与

实际情况相差较远。 
1.2  砂土 K0离心模拟 

纵观现有对静止土压力系数 K0的研究，准确获得

K0值的前提在于土体能否真正处于侧限状态。针对上

述不足，自 2005年起，笔者及团队将离心模型试验引
入砂土静止土压力系数 K0的研究中，较为成功地实现

了试验过程中土体处于侧限状态这一关键技术难题，

在此基础上，进一步研究了土的初始相对密度和粒径

对砂土静止土压力系数 K0的影响。 
（1）模拟均质砂土层单墙 K0离心模型试验 
土工离心模型试验是一种物理模拟技术，由于能

保持模型和原型应力相似，可再现原型的反映特性，

目前离心模拟技术已经应用到各行各业。将砂土模型

置于离心场下试验，不但可避免室内单元试验中因试

样尺寸过小导致的尺寸效应，同时可还原土体的真实

应力场，是一种研究砂土静止土压力较为理想的手段。 
本次离心模型试验是在南京水利科学研究院 400 

g·t大型土工离心机上进行的，如图 2所示。该离心机
的最大半径为 5.5 m，最高离心加速度 200g，相应最
大负荷为 20 kN，容量（最大离心加速度与此时的最
大负荷之乘积）达 400 g·t。加速度控制采用可控硅无
级调速方式。该机配有 100个银质滑环通道用于信号
传输，其中 10路电力环，1路气压环，2路液压环，
以及 64 路高精度数据传送环。该机还配有一套 CCD
摄像系统，可随时从操作室的监视器中观察试验过程

中模型的变化。试验拟采用大型平面应变模型箱，其

箱体净空尺寸为 1000 mm（长）×400 mm（宽）×550 
mm（高），模型箱的一侧侧板为透明航空有机玻璃板，
是试验过程中拍摄和监视模型的窗口。 
为了在离心场下近似实现土体的侧限状态，将一

块高度为 360 mm、宽度为 400 mm的铝合金板（这里
称为单墙）预先竖直固定在模型箱中部，然后均匀地

撒上一层细砂，则模型在被逐级加速的过程中，单墙

对称承受侧向土压力，对应的墙体可视为无侧向变形，

此种条件下单墙所受的侧向土压力可视作侧限状态下
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的静止土压力。通过测量试验过程中单墙一侧的侧向

土压力，结合测点位置的竖向应力（即自重应力）计

算值，最终确定砂土静止土压力系数 K0。其中单墙的

侧向土压力由土压力传感器直接测得，而测点位置的

竖向应力根据测点处土层的深度和土样的密度计算得

到。土层的深度由其初始深度结合模型箱顶部的激光

位移传感器所获得的土体竖向变形进行校正。 

 
图 2 NHRI 400 g·t大型土工离心机 

Fig. 2 NHRI centrifuge system (400 g·t) 

图 3为模型中土压力传感器和激光位移传感器的
布设图。土压力传感器均布置在金属板一侧，共 10
只（编号 pf1～pf10）。激光位移传感器则安装在模型箱

顶部，共 5 只（编号 S0～S4）。试验所用的土压力传

感器均为定制的 BW-3微型土压力盒，该型传感器为
膜式结构，直径 16 mm，厚度 4.8 mm，量程为 0~800 
kPa，具有尺寸小、灵敏度高、稳定性高等优势，具体
性能参数可参考文献[40]。 

试验土样选用唐山港曹妃甸港区的细砂，通过砂

雨法制备成相应的地基模型。细砂的平均粒径 d50= 
0.129 mm，地基模型的密度 dρ =1.44 g/cm3，相对密度

Dr= 0.45，内摩擦角ϕ ′ = 33°。 

 
图 3 单墙模型及传感器布置图(修改自蔡正银等[54]) 

Fig. 3 Layout of single wall model and sensors (after Cai et al.[54]) 

图 4为单墙在设计加速度 75g下的侧压力随深度
分布结果。从图中可以看出，K0条件下单墙的侧向土

压力随标高呈线性分布，符合土力学的基本常识，这

也初步验证了采用离心模型试验获得静止土压力系数

K0方法的可行性。根据上述侧向土压力实测值和测点

处的竖向自重应力计算值，通过拟合得到最佳拟合直

线，其斜率等于 0.45，即此风干细砂土的静止土压力
系数 K0为 0.45。 

图 4 离心场下单墙侧向土压力分布 (修改自蔡正银等[54]) 

Fig. 4 Lateral earth pressure profile against single wall (after Cai  

et al.[54]) 

（2）密度和粒径对 K0的影响 
单墙 K0 离心模型试验初步证实了离心模型试验

是获得静止土压力系数 K0的一种较为理想的手段。下

面将介绍笔者团队利用离心模型试验来研究干砂密度

和粒径对 K0影响的一些最新试验结果及初步结论。 
a）试验设备 
本试验是在南京水利科学研究院 60 g•t土工离心

机上进行的。该机有效半径为 2 m，最大载荷：100g
时，6 kN；200g时，3 kN。加速度控制采用可控硅无
级调速方式。该机配有 60个银质滑环通道用于信号传
输，可满足应力、应变、弯矩、位移等多种物理量的

测量需要。 
试验模型箱尺寸为 700 mm×350 mm×450 mm

（长×宽×高）。与单墙 K0离心模型试验中实现土体

侧限状态的思路类似，这里制作了两块不锈钢板，试验

时安放在模型箱两侧。钢板高度为 450 mm，宽度 350 
mm，厚度为 20 mm。将 BW-3微型土压力盒直接嵌入
钢板一侧，保持其测量表面与钢板表面平齐。每个钢板

表面平行布置两排土压力盒，每排从上到下布置 4只，
间距 60 mm，具体的模型和传感器布置如图 5所示。 

图 5 模型和传感器布置 

Fig. 5 Layout of model and transducers 

b）试验土样 
试验土样为福建标准砂，按不同粒径大小分为 3
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种，依次记作#1、#2和#3，其中#1为细砂，#2为中砂，
#3为粗砂，3种砂的级配曲线如图 6所示。根据土工
试验方法标准[41]确定上述 3种砂土对应的物理力学指
标为：#1 砂，ρdmax=1.60 g/cm3，ρdmin=1.40 g/cm3，

d50=0.183 mm；#2 砂，ρdmax=1.64 g/cm3，ρdmin=1.43 
g/cm3，d50=0.487 mm； #3 砂，ρdmax=1.71 g/cm3，

ρdmin=1.46 g/cm3，d50=1.609 mm。 

图 6 土样颗粒分布曲线 

Fig. 6 Grain-size distribution curve of soil 

c）制样方法 
砂土的初始密度控制是本试验成功的关键，所有

砂土模型均采用砂雨法制作。研究表明[42-43]，在采用

砂雨法制作离心模型试样时，其密度主要受落距和出

砂速率的影响。为了获得不同初始密度的砂土模型，

对上述 3种砂土分别进行砂雨法制样试验，通过改变
砂雨法制样过程中落距、出砂孔形状及出砂孔尺寸，

来控制试样的初始密度。 
制样试验共设置了 9种落距，依次为 20，30，40，

50，60，70，80，90和 100 cm。出砂孔形状则分为鸭
嘴式和网眼式两种，如图 7所示，其中鸭嘴式的出砂
孔宽度分别为 3，5 mm，而网眼式的出砂孔直径同样
设为 3，5 mm。制样试验由自制的砂雨装置来实现，
通过大量的试验最终得到采用不同落距、不同出砂孔

形状与不同出砂孔尺寸所制备试样的密度分布规律，

如图 8所示。对于#1和#2砂土，由于采用鸭嘴式出砂
孔无法制备高密度的试样，因此选择一种组合形式的

制样方法，即采用鸭嘴式出砂孔来制备密度较低的试

样，而对于密度较高的试样则通过网眼式出砂孔来制

备，具体组合方式如图 8中的制样路径所示。 
d）试验结果与分析 
试验进行前在离心机上分别采用砂标和水标[44-45]

的方法对土压力传感器进行了标定，确定了合理的标

定系数，为后续量测作用于不锈钢板上的侧向土压力

提供依据。 
为了研究密度对砂土静止土压力系数 K0的影响，

分别就#1细砂、#2中砂和#3粗砂进行了不同初始密度
试样的离心模型试验。其中细砂和中砂都进行了 6组
不同初始密度的离心模型试验，粗砂进行了 3组不同

密度的离心模型试验。限于篇幅，这里仅列出#1砂土
在不同初始相对密度下的土压力测试结果，所有试验

的离心加速度为 50g，模拟的土层深度为 16 m。 

图 7 出砂口类型 

Fig. 7 Types of sand rainner outlet 

图 8 不同相对密度砂土的制样路径 

Fig. 8 Sample preparation paths of sand with different relative  

..densities 

图 9为试验得到的不同初始相对密度下砂土作用
于不锈钢板上的侧向土压力与土体竖向应力之间的关

系曲线。从中可以看出，不同相对密度对应的土体竖

向应力 vσ 与侧向土压力 hσ 的线性度较好，这也再次
证明了使用离心模型试验来研究土体静止土压力系数

的可行性。从图 9中还可以发现，在同样的竖向应力
下，土体密度越高，作用于不锈钢板上的侧向土压力

越大。需要说明的是，试验采用逐级加载的方式以达

到设计加速度，试样在加载过程中由于自重的增加会

产生部分压缩，其压缩量可以通过安装模型箱顶部的

激光位移传感器测得。通过试验，发现 50g下砂土层
的压缩量仅有 1.735 mm，较模型高度可以忽略不计，
对土体的密度基本没有影响，因此本文中的相对密度

仍采用初始制样时的相对密度。 
利用图 9中的侧向土压力与竖向应力，通过计算

可以得到不同初始相对密度下对应的静止土压力系数

K0，如图 10所示。对于#1砂土，当相对密度从 0.3增
加到 0.9时，静止土压系数从 0.367增加到 0.442。显
然，土体的相对密度与其对应的静止土压力系数 K0

呈现出明显的正相关性，即当上覆荷载一定时，地基

土的相对密度越大，其所受的侧向土压力也将相应提

高。相似的规律也在卢廷浩等[16]主编的《高等土力学》
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教材中得到印证。 

图 9 不同初始相对密度下土压力沿侧深分布(#1砂土) 

Fig. 9 Distribution of earth pressures along side wall depth at  

different initial relative densities (sand No. 1) 

为了与 Jaky公式进行对比，进行了室内三轴排水
试验，测得#1砂土的有效内摩擦角为 36.8°，进而得
到相应的 K0=0.401。显然，采用 Jaky公式计算得到的
K0较离心试验结果大得多。另外，Jaky 公式中 K0只

与摩擦角有关，而与土的状态无关，因此无法反映密

度对砂土静止土压力系数的影响。 

图 10 不同初始相对密度下 K0及 Jaky公式计算结果(#1砂土) 

Fig. 10 Distribution of K0 at different initial relative densities and  

.calculated results by Jaky formula (sand No. 1) 

对#2、#3砂土离心模型试验结果进行同样的整理，
可以得到相应的 K0随土体相对密度的变化规律，如图

11 所示。从图中可以发现，不管是细砂（#1 砂土）、
中砂（#2 砂土）还是粗砂（#3 砂土），离心模型试验
得到的静止土压力系数 K0 均随土体相对密度的增大

而增大，呈正相关性。从得到的三条曲线来看，对于

同样的相对密度，土体粒径越大（颗粒越粗），K0 越

大。当相对密度为 0.9时，细砂、中砂和粗砂的 K0分

别为 0.442，0.386，0.369。 

2  板桩-遮帘桩的“桶仓”效应 
前述可知，遮帘式结构、分离卸荷式结构及带肋 

图 11 不同级配砂土的 K0分布 

Fig. 11 K0 distribution of different graded sands 

板的分离卸荷式结构等一批新板桩结构型式的出现，

成功解决了中国板桩码头深水化的问题。对于“遮帘

式”板桩结构，是在原单锚板桩的前墙后侧设置一排

遮帘桩，利用遮帘桩的挡土效应来分担前墙的荷载，

如图 12 所示。研究表明[46-47]，与传统单锚板桩结构

中的土压力分布不同，由于设置的遮帘桩，土压力的

分布更加复杂，存在“桶仓”效应和“拱”效应。关

于“拱”效应不少学者已经进行了大量的研究，本文

不再进行讨论。 

 

图 12 遮帘式板桩码头结构示意图 (引自蔡正银等[5]) 

Fig. 12 Sheet-pile wharf with barrier piles (after Cai et al.[5]) 

当散粒体中两相邻结构物间距较小时，作用于结

构物上的侧向压力随深度的增加出现先增加，到某一

深度后逐渐减小的变化规律，这就是典型的“桶仓”

压力效应。对于遮帘式挡土结构，若将前墙后侧的遮

帘桩视为一个结构面，则码头前墙与遮帘桩之间的土

压力也将存在类似的“桶仓”效应，这也使得其间土

压力分布变得异常复杂。 
为了解决这个问题，以遮帘式板桩码头新结构为

例，笔者团队自 2005年起运用离心模型试验、数值仿
真和力学分析等手段[48-51]，研究了深水板桩码头新结

构中板桩（前墙）−遮帘桩体系中的土压力“桶仓”
效应及其影响因素，对进一步揭示深水板桩码头的工

作机理具有重要意义 
2.1  “桶仓”效应离心模型试验 

图 12为遮帘式板桩码头结构典型示意图，其中 L
表示遮帘桩与前墙之间的距离（简称为墙桩间距）。作
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为机理性研究，在进行离心模型试验前对实际遮帘桩

及土层进行了简化处理，其中遮帘挡土结构简化为一

道挡土墙，即简化为前后双墙进行离心模型试验。土

层直接按均质砂土处理。因此，桶仓效应离心模型试

验实际简化为均质砂土层中模拟不同双墙间距的离心

模型试验，如图 13（a）所示。 
a）试验方案 
本项离心模型试验是在南京水利科学研究院 400 

g·t大型土工离心机完成的，试验采用的模型箱尺寸为
1000 mm（长）×400 mm（宽）×550 mm（高），与
前文介绍的单墙模型试验相同。综合考虑 10万吨级深
水码头各结构物的尺寸和模型箱的空间，确定本试验

模型相似律为 N= 75。 
两道模型墙均采用铝合金材料进行模拟，其尺寸

为：360 mm（高）×400 mm（宽）×10（厚）mm。
与第一节离心试验类似，模型墙的土压力仍采用定制

的 BW-3型微型土压力盒测量，共计 10只，分两排布
设在墙的一侧，每排自上而下共 5只，间距为 60 mm。
模型箱上表面框架上布置了 4只Wenglor型激光位移
传感器，用来对试验过程中土体的沉降进行监测，位

移传感器的传感器量程为 50 mm，精度 20 μm。具体
的土压力及位移传感器的布设位置如图 13（b）所示。 

 

图 13 双墙模型及传感器布置 (引自蔡正银等[54]) 
Fig. 13 Layout of double-wall model and sensors (after Cai et  

.al.[54]) 

试验土样也是选用唐山港曹妃甸港区的细砂，采

用砂雨法制备，模型砂土地基相对密度为 Dr= 0.64，
为中密状态。 
为了研究墙桩间距对“桶仓”效应的影响，共设

计了 4种墙桩间距 L=40，53.3，66.7，80 mm。安装
模型相似律为 N= 75计算，分别模拟 4种不同的原型
墙桩间距：3，4，5，6 m。 

b）墙桩间距 L“桶仓”效应的影响 
图 14 给出了不同墙桩间距 L 下两墙之间土压力

随深度的分布规律。两墙之间的侧向土压力分布与单

墙土压力分布规律完全不同。单墙条件下均质土层中

侧向土压力随深度呈线性分布，双墙情况下侧向土压

力不再随深度呈线性分布，仅在土层较浅部分，侧向

土压力随深度增加而增大。超过某一深度位置再往下，

侧向土压力值从最大峰值点陡然减小至一谷值点，随

后又随深度增加而变大，往往又在一个较深位置，土

压力再次达到一个小峰值点，之后继续以一大一小的

往复方式向深处发展。 

 

图 14 不同墙桩间距前墙陆侧土压力分布 (引自蔡正银等[54]) 

Fig. 14 Distribution of earth pressures on front wall and side wall  

 with different wall pile spacings (after Cai et al.[54]) 

上述侧向土压力随墙深分布中的忽大忽小特征可

用桶仓压力理论中的拱结现象予以解释。就所试验的

风干细砂情况来看，墙桩间距愈小时，拱效应在侧向

土压力分布上表现得愈突出。例如，墙距离为 3.0 m
时，在标高-10.6 m 处出现拱结，侧向土压力值达到
了最大；墙桩离为 4.0 m时，在标高-12.8 m处侧向土
压力值达到了最大，其值小于墙距离 3.0 m时的最大
值；墙桩距离为 5.0 m时，在标高-15.1 m处侧向土压
力值达到了最大，其值小于墙距离 4.0 m时的最大值；
墙桩距离为 6.0 m时，情况有所不同，侧向土压力值
在标高-6.0 m和-8.3 m位置达到峰值，但都不是最大



208                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

值，在标高-17.3 m和-19.6 m处侧向土压力值才达到
了最大值。如果用 z表示墙深位置，那么，在深度 z = 
3L左右位置处（标高为-z）往往形成拱结，并可能是
第一个拱结，此处墙体受到的侧压力会达到第一个最

大峰值。 
图 14（b）为不同墙桩间距 L 下土体拱结位置及

对应的侧向土压力分布（这里将土压力达到峰值对应

的深度视作拱结位置），增加墙桩间距 L 将导致其间
土体拱结位置降低，这也将导致上覆土体承载能力的

下降。表 1为实测的不同墙桩间距下墙间土压力系数，
可以发现，由于“桶仓”效应，所有的墙间土压力值

均小于单墙测得的土压力值，即平均侧向土压力水平

减小了。另外，从表 1中平均侧向土压力系数值随墙
桩距离 L增加，表现出由大到小、再到大的变化趋势，
墙桩距离约在 5 m左右时，侧向土压力系数值可能最
小，按此距离设置的遮帘桩，能够使前墙承受的总土

压力达到最小，这个距离也许就是理论上的最佳墙桩

距离。具体的最佳墙桩距离值，尚需结合现场原型的

土层条件和具体的施工程序以及港池开挖等因素，综

合考虑后方能合理确定。 
表 1 不同墙桩间距下的墙间土压力 (引自蔡正银等[54]) 

Table 1 Earth pressures between walls at different wall pile  

spacings (after Cai et al.[54]) 
模型 
编号 

模型墙桩 
距离/mm 

原型墙桩 
距离/m 

地基土 
密度/(g·cm-3) 

平均侧压

力系数 K  
#1 40.0 3.0 1.46 0.41 
#2 53.3 4.0 1.47 0.36 
#3 66.7 5.0 1.47 0.34 
#4 80.0 6.0 1.49 0.31 

2.2  遮帘式板桩码头“桶仓”效应的数值模拟 

上述可知，“桶仓”效应实质上是板桩码头前墙与

遮帘桩之间的土压力的重分布，其中涉及墙桩间距、

墙桩刚度、墙桩间土体变形特性等多个关键问题。为

此，笔者及团队开展了针对唐港#32 泊位码头结构中
关于板桩（前墙）遮帘桩体系土压力“桶仓”效应的

数值模拟，研究了码头港池开挖情况下墙桩间距和遮

帘桩刚度对墙桩间土体“桶仓”效应的影响。 
（1）遮帘式板桩码头结构方案 
为了研究遮帘式板桩码头的受力与变形特性，以

京唐港#32泊位 10万吨级板桩码头结构为背景，并对
码头结构和地基土层进行了概化，模拟的码头剖面如

图 15所示。码头前墙厚 1.0 m，墙高 32.7 m。遮帘桩
长 33.5 m，断面尺寸为 2 m×1 m，桩顶至码头面距离
为 2.7 m，遮帘桩沿码头岸线方向等间距布置，桩心
距为 2.75 m。锚碇墙厚 1.2 m，墙高 19 m，墙顶至码

头面距离为 1.2 m。前墙、遮帘桩和锚碇墙均为钢筋
混凝土地下连续墙结构，前墙与遮帘桩间距为 3 m，
遮帘桩与锚碇墙之间间距为 35 m。前墙和遮帘桩之
间、遮帘桩和锚碇墙之间用φ 95的钢拉杆链接，拉杆
距地面 3.7 m。模拟的码头前沿港池水面距码头面为
5.73 m，港池水深为 15.47 m。 

 

图 15 京唐港遮帘式板桩码头结构#32泊位剖面图 

Fig. 15 Sectional view of berth No. 32 of barrier sheet-pile  

structures in Jingtang Port 

（2）地基土与码头结构的模拟 
板桩结构的主要荷载为土压力，而土压力与土体

的变形密切相关，结构发生位移，土压力随之变化，

这是典型的土与结构相互主要问题。因此正确描述土

体的变形是解决土与结构相互作用问题的关键。考虑

到 ABAQUS 本构模型库中缺少能够真正反映土体弹
塑性变形特性的本构模型，利用二次开发工具 UMAT
数据接口，将邓肯−张模型、南水模型和状态相关砂
土模型嵌入 ABAQUS平台中[52]。 
研究区域地基从上到下共分为 7个土层，主要包

括细砂、淤泥和粉土 3种土层，表 2给出了各土层的
物理力学参数。地基的数值模拟使用三维实体单元，

采用的本构模型为邓肯−张模型，地基中各个土层的
模型参数通过三轴固结排水剪切试验进行率定，具体

参数如表 3所示。 
表 2 土层的基本物理力学参数 

Table 2 Basic physical and mechanical parameters of soil layers 
土层 
编号 

土层 
名称 

厚度 
/m 

天然重度 
γ/(kN⋅m-3) 

含水率 
w/% 

① 细砂  9.7 18.0/19.0 — 
②-1 粉土  2.2 19.3 24.2 
②-2 淤泥  6.6 17.6 43.1 
②-3 粉土  1.1 19.1 31.2 
③ 细砂 10.5 19.7 21.9 
④ 粉土  2.8 19.7 25.0 
⑤ 细砂  3.4 19.7 17.4 
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表 3 邓肯-张模型参数 

Table 3 Parameters for Duncan-Chang model 
参数 c/kPa ϕ /(°) K n 
粉土 31.37  30.18 55.59 0.861 
淤泥 40.37  22.68 39.26 0.618 
细砂 0  30.97 476 0.886 
参数 Rf Kb m Kur 
粉土 0.640  26.18 0.722 100.0 
淤泥 0.522  11.12 1.112  58.9 
细砂 0.931 100.10 0.787 856.8 

前墙、遮帘桩和锚碇墙为钢筋混凝土结构，采用

线弹性本构模型来模拟，弹性模量为 2.8×107 kPa，
泊松比为 0.16。拉杆为高强度钢拉杆，也采用线弹性
本构模型来模拟，弹性模量为 2.0×108 kPa，泊松比
为 0.12。 
（3）土与结构接触的模拟 
遮帘式板桩码头的主要结构（前墙、遮帘桩、锚

碇墙）都位于地下，存在大量的结构与土接触问题，

本文基于接触力学的思想采用“接触对”来模拟。考

虑到板桩码头中结构与土材料性质相差较大，相互作

用过程中有可能在接触面上产生错动滑移或者开裂。

为此，首先基于结构面刚度、粗糙度等确定接触面的

主从关系。这里选取结构面为主控面，土的一侧为从

属面；其次根据两个接触面之间的滑动或转动量大小

在 ABAQUS 里选择接触面相对移动的跟踪方法，即
有限滑动或小滑动。本次模拟以小滑动为主，局部滑

动较大的区域可以选用有限滑动，这样可以大大降低

计算成本；然后是对接触面法向行为的定义，考虑到

板桩码头的接触主要为混凝土面与土体的接触，故在

法向接触中选择硬接触，即压力直接传递，没有衰减；

接下来是接触面切向模型的选择，这里选择 ABAQUS
里默认的库仑定律计算极限剪应力。 
（4）墙桩间距对“桶仓”效应的影响 
模拟共分 5组，墙桩间距由小到大依次为 3.0，4.0，

4.5，5.0，6.0 m。图 16为这 5种墙桩间距对应前墙的
位移、单宽弯矩及土压力随深度的分布，可以看出改

变墙桩间距对前墙的位移及受力形式产生较大影响，

尤其是墙桩间距由 3.0 m增至 6.0 m过程中，前墙的
最大正弯矩增大了近 20%。结合图 16（c）可知，墙
桩间距的增加将导致遮帘桩挡土作用的减弱，对应前

墙上部的土压力的增大；此外，前墙上部土压力的增

大会势必会推动前墙向海侧移动，造成其位移的增大。

考虑到前墙为柔性结构，上、下两端分别由拉杆及地

基土限制，致使其位移主要集中在中部（见图 16（a）），
即前墙埋深 10～15 m 处，此处也是出现最大正弯矩
的位置。同时，土体土压力也将得到一定程度的释放，

这也就解释了前墙上部土压力增幅为何弱于弯矩增

幅。故墙桩间距决定着遮帘桩能否发挥替前墙挡土的

作用，从而决定整体板桩码头结构是否稳定。此外，

遮帘桩与前墙的距离必须保持在一定范围内才能发挥

替前墙挡土的作用。 

 

图 16 墙桩间距对遮帘桩码头结构前墙受力的影响 (修改自 

..蔡正银等[51]) 

Fig. 16 Influences of distance between wall piles on stress of front  

  wall of barrier pile wharf structure (after Cai et al.[51]) 

（5）墙桩刚度对前墙的影响 
类似的，墙桩刚度也会对前墙产生影响。模拟共

分 4组，通过改变遮帘桩和前墙混凝土杨氏模量之比
（记作参数 R）来实现对其刚度变化的模拟，R 的取
值依次为 0.4，0.6，0.8，1.0。由图 17 可知，桩刚度
会影响其替前墙挡土的能力，刚度越大越能抵抗土体

变形，挡土效果越好。但较上节墙桩间距对前墙影响

的结果可以看出，桩刚度对前墙受力的影响远不如墙

桩距离影响大，这是因为首先桩的变形本身就十分有

限，即使刚度增大了变形减小的余地也很小，不会有

太大的影响，其次即使桩的刚度下降为原来的 40%，
仍然远大于土的刚度，只要处在合适的位置就仍然能

发挥替前墙挡土的作用。 

3  遮帘式板桩结构的“遮帘”机理 
遮帘式板桩码头作为中国自主开发的一种新型板

桩码头结构型式，它是在传统板桩码头结构的前墙后

侧设一排遮帘桩，利用遮帘桩的挡土作用及拱效应减 



210                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

 

图 17 墙桩刚度对遮帘桩码头结构前墙受力的影响 (修改自 

.蔡正银等[51]) 

Fig. 17 Influences of pile stiffness on stress of front wall of barrier  

.pile pier structures (after Cai et al.[51]) 

小前墙承受的土压力，从而满足建设大型深水泊位的

条件。对于遮帘式板桩码头结构的设计，目前主要是

依靠离心模型试验来获得相应的设计参数[49,53-54]，并

通过现场监测[55-56]来验证设计和试验结果，同时对设

计方案进行优化。而对于其工作机理，许多学者通过

数值分析进行了研究[57-59]。但这些分析中对于地基土

的模拟都是采用弹性模型或理想弹塑性模型，难以正

确地反映土体的变形规律。鉴于此，本文采用“南水

双屈服面弹塑性本构模型”来模拟地基土的应力应变

关系，采用基于接触力学思想的接触模型来模拟土与

结构的相互作用关系，研究了遮帘式板桩码头中遮帘

桩的“遮帘”机理，揭示了码头结构与地基土的相互

作用规律。 
3.1  遮帘式板桩结构的模拟方案 

以京唐港#32泊位 10万吨级板桩码头结构作为研
究对象。首先对地基土和码头结构进行了概化，其中

地基土层选择均质细砂层，其基本物理力学指标如表

4所示。码头则概化为板桩岸壁，其中前墙厚 1.0 m，
墙高 32.7 m，遮帘桩长 33.5 m，锚碇墙高 19 m，前墙
与遮帘桩间距为 3 m，遮帘桩与锚碇墙间距 35 m，具
体结构参数可参考文献[51]。 

表 4 京唐港地区细砂物理力学性质 

Table 4 Physical and mechanical properties of fine sand in  

Jingtang Port 

三轴指标 
土层 

重度 

γ/(kN⋅m-3) 

含水率 

w/% 

孔隙比 

e c/kPa ϕ/(°) 

压缩模量 

Es/MPa 

细砂 19.7 21.9 0.63 0.0 31.0 39.4 

模拟地基为均质细砂层地基，模拟过程中不考虑

地基土层的空间变化。地基采用空间实体单元进行模

拟，土体的应力应变关系采用南水双屈服面弹塑性本

构模型模拟，其模型参数见表 5。 
表 5 京唐港地区细砂 NHRI本构模型试验参数 

Table 5 NHRI model parameters of fine sand in Jingtang Port 
c 

/kPa 
ϕ  

/(°) Rf K n Cb nd rd Kur 

0 32.0 0.92 476 0.38 0.012 0.5 0.91 952 

模拟的遮帘式板桩码头结构部分如图 18所示。考
虑到实际码头的前墙和锚碇墙均为地下连续墙结构，

采用钢筋混凝土材料，数值模拟时仍采用实体单元进

行模拟，本构模型则使用 ABAQUS 有限元平台自带
的线弹性模型。钢筋混凝土的模量取为 26 GPa，泊松
比 0.167。码头的前墙与锚碇墙间采用拉杆连接。拉杆
采用衍架单元来模拟，计算中不考虑拉杆自重及与土

体之间的摩擦力。拉杆材料本构模型也采用线弹性模

型，钢材的模量取为 206 GPa，泊松比为 0.3。墙、土
接触采取有限滑移接触本构，法向为硬接触，接触压

力假定不衰减。拉杆与墙体之间的链接采用绑定链接，

点面接触的方式。细砂的静止土压力系数根据离心模

型试验结果取 0.45。港池分为 4次开挖，开挖深度分
别为 5.73，10.0，15.0和 21.2 m。开挖过程采用单元
的“生死”功能来模拟。 

 

图 18 遮帘式板桩码头结构模型图 

Fig. 18 Model of wharf structures with barrier piles 

3.2  遮帘式板桩结构的模拟方案 

（1）遮帘式板桩结构的变形特性 
图 19 为港池开挖过程中遮帘式板桩码头结构水
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平位移随深度的变化规律，从图中可以发现开挖过程

中遮帘式板桩结构变形的 2个基本特点：①码头前墙
的水平位移呈“弓”型分布，特别是前墙中部距离地

表 12 m深度处存在最大水平位移（3.4 cm）。由于港
池开挖深度的增加，前墙海侧土压力不断消失，则前

墙在陆侧土压力下会不断向海侧移动。②遮帘桩的水

平位移整体呈现出“之”型分布，最大、最小水平位

移分别位于桩顶和桩底位置。造成上述水平位移分布

模式较大差异的原因可归因于前墙与遮帘桩间的较大

刚度差异，由于遮帘桩的刚度相对前墙大得多，使得

其变形形式以平移为主。 

 

图 19 遮帘式结构水平位移分布 (修改自蔡正银等[5]) 

Fig. 19 Distribution of horizontal displacement of barrio pile  

..structures (after Cai et al.[5]) 

（2）遮帘式结构的土压力变化规律 
板桩码头结构的荷载主要表现为作用于结构上土

压力的变化，产生于港池的开挖和码头面载的施加。

图 20（a）为港池开挖过程中遮帘式结构前墙陆侧土
压力分布情况。以锚碇点位置为界，前墙陆侧土压力

在锚碇点以下整体呈现出向主动状发展的变化特征，

这与前墙的位移变化规律相一致；但在锚碇点以下结

构上的土压力则逐渐向被动状态转化，这主要是由于

前墙位移小于遮帘桩位移，造成其间土体处于受“压”

状态。总体上，前墙陆侧土压力整体仍呈典型的“R”
型分布，这与许多现场观测结果一致。与前墙陆侧土

压力不同，前墙海侧土压力相较更为复杂，但整体仍

呈现出向被动状态发展的变化趋势，如图 20（b）所
示，造成这一现象的原因可归纳为以下 2点：①由于
港池土层的开挖，其竖向应力逐渐减小，造成作用于

墙体的侧向土压力降低；②开挖造成码头结构前墙向

海侧移动，使得海侧土体产生压缩变形，对应的土压

力向被动状态发展，从而造成侧向土压力的增加。故

前墙海侧土压力的变化主要由其附近土体的变形情况

决定。考虑到港池开挖完成后海侧的被动土压力特别

大，可以认为此时海侧土层发生了局部破坏。 

图 20 前墙土压力分布 (修改自蔡正银等[5]) 

Fig. 20 Earth pressures on front wall (after Cai et al.[5]) 

遮帘桩作为分担码头结构前墙侧向土压力的重要

组成部分，其上的土压力分布同样值得重视。图 21
为遮帘桩陆侧及海侧土压力随港池开挖深度的分布曲

线。与前墙海侧土体的受力情况类似，遮帘桩海侧土

体同样处于两种受力状态，即由前墙向海侧位移引起

的遮帘桩海侧土压力的降低及由前墙与遮帘桩间的拉

杆作用导致的遮帘桩海侧土压力的增加。前者易造成

遮帘桩海侧土压力向主动状态发展，而后者则将土压

力引向被动。因此，遮帘桩海侧土压力主要受其海侧

土体变形规律的影响（压缩或伸长）。若海侧土体为伸

长状态，则对应的桩土压力为主动状态，反之则为被

动状态。由图 21（a）可知，港池开挖过程中遮帘桩
海侧土压力分布与前墙陆侧土压力非常相似，大体呈

现出整体向主动状态发展的变化趋势。相同深度位置

处遮帘桩上的海侧土压力均小于前墙。类似的，随着

开挖深度的增加，遮帘桩前墙陆侧的土压力也逐渐向

主动方向进行转化，但数值上要明显高于海侧，这主

要是由于遮帘桩刚度很大，造成桩身海侧土体变形明

显大于陆侧，这也充分体现了遮帘桩的遮帘作用。 

 

图 21 遮帘桩土压力分布 (修改自蔡正银等[5]) 

Fig. 21 Earth pressures on barrier pile (after Cai et al.[5]) 
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（3）遮帘式板桩结构的“遮帘”机理 
下面将遮帘式结构数值计算结果与传统单锚结构

进行对比，进一步揭示遮帘式板桩结构的遮帘机理。

传统单锚板桩码头结构的数值模型基本条件与遮帘式

相同，仅在遮帘式结构中去除遮帘桩。图 22（a）为
遮帘式板桩码头结构与单锚板桩码头结构港池开挖至

21.2 m时位移随深度的变化规律，可以发现单锚结构
的位移比遮帘式结构的位移大得多，最大值相差 1.5 
cm。同时，对比单锚式和遮帘式前墙陆侧土压力随深
度的变化规律后发现（见图 22（b）），在开挖面以上，
对于前墙陆侧的土压力遮帘式比单锚式要小得多，这

主要是由于遮帘桩的遮帘作用，分担了一部分土压力，

从而减小了前墙的压力。此外，考虑到传统的板桩码

头为薄壁结构，其抗弯能力有限。但从图 22（c）中
可以发现，不管是正弯矩还是负弯矩，遮帘式码头结

构前墙的弯矩均比单锚式小得多。 

 

图 22 遮帘式与单锚板桩结构前墙计算结果比较 (修改自 

蔡正银等[5]) 

Fig. 22 Comparison of calculated results of barrier pile wall and  

   single anchor sheet-pile front wall (after Cai et al.[5]) 

4  卸荷式板桩码头的“卸荷”机理 
与遮帘式板桩结构采用遮帘桩来减小作用于前墙

土压力的方式不同，卸荷式板桩码头是单锚板桩和桩

基承台的混合式结构[8, 60-62]。结构中的单锚板桩用于

抵挡地基水平作用力，桩基承台用于承担码头竖向荷

载。由于承台高程适当降低，分担了部分作用于前墙

的土压力，起到了卸荷作用，从而实现码头结构的深

水化。对于分离卸荷式板桩码头，其前墙与卸荷承台

是相分离的，导致其卸荷机理远比传统的带卸荷板重

力式码头结构复杂。因此，对于这种新型的码头结构，

如何正确地认识分离式卸荷承台的卸荷作用，掌握前

墙上的土压力作用规律，是码头结构设计的基础。 
4.1  卸荷承台的卸荷机理 

卸荷式板桩码头前墙土压力主要由墙后土压力、

灌注桩受压引起的桩前土体挤土压力及灌注桩桩间土

体作用产生的土压力三部分构成。对于分离卸荷式板

桩码头结构，卸荷承台的存在是其区别于其他板桩码

头结构的主要特征，故对其作用机理进行分析研究显

得尤为必要。 
（1）数值模拟方案 
首先是模型尺寸及边界设置。模型参照京唐港#36

泊位所采用的卸荷式板桩码头结构型式建立，如图 23
所示。其中前墙高为 38.2 m，承台顶标高 0.2 m，底
标高-0.8 m，承台下横向设置 3根灌注桩长 37.2 m的
灌注桩，海侧桩距码头前沿 4.4 m，横向桩间距为 5 m，
前墙和锚碇墙净距为 44.0 m，锚碇墙底标高为-16.0m，
墙顶标高为 3.0 m。具体参数设置可参考文献[8]。此
外，模拟也增设了一组单锚式板桩码头结构作为对照，

其结构将分离卸荷式板桩码头的桩基承台去除即可得

到。此外，数值模型的水位线设置在离地面 5 m处，
港池开挖面标高为-11.8 m。 

图 23 京唐港分离卸荷式板桩码头结构#36泊位剖面图 

Fig. 23 Sectional view of berth No. 36 of separated unloading  

sheet-pile structures in Jingtang Port 

其次是土与结构作用的模拟。模型中将地基土假

定为纯砂以消除地基土层变化对卸荷效应研究的影

响，地基土采用“南水本构模型”的模型，相关参数

可参考表 4。而结构前墙、锚碇墙、基桩和卸荷承台
实体单元模拟采用模拟其对于的钢筋混凝土结构，对
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应的本构模型选择线弹性模型，钢筋混凝土结构模量

取 26 GPa，泊松比为 0.167。同时，前墙与锚碇墙间
的拉杆则采用衍架单元来模拟，其本构模型也采用线

弹性模型，钢材模量取 206 GPa，泊松比为 0.3。前墙、
锚碇墙与拉杆之间的链接采用绑定约束，在链接处具

有相同的自由度；卸荷承台与灌注桩之间的链接采用

耦合约束，灌注桩只能在左右方向绕参考点转动，即

为铰接。此外，码头结构与地基土体之间的接触采用

基于接触力学的接触模型，桩土接触采取有限滑移，

法向为硬接触[63]。 
最后是施工过程的模拟，大体可分为码头结构施

工、港池开挖及码头面荷载施加 3个步骤。其中，港
池开挖又分两步进行模拟，第一步开挖至-2.8 m，第
二步开挖至-11.8 m，采用单元“生死”的办法来实现。
码头面载的施加过程也比较简单，即在码头面上施加

20 kPa的均布荷载；而较为复杂的是码头结构的施工
过程，前墙、锚碇墙及灌注桩等结构的设置均采用地

基模型中预留位置的办法，通过单元的“生死”来模

拟结构的去除和施加过程。 
（2）港池开挖前考虑卸荷效应的土压力计算 
对于分离卸荷式板桩码头，如何准确获得港池开

挖前结构上的初始应力是后续研究的基础。考虑到码

头前墙、卸荷承台及锚碇墙均处于静止，可将前墙和

卸荷承台近似视为带卸荷承台的刚性结构。对于此类

结构，由于卸荷承台的卸荷作用，导致卸荷承台以下

土体表面的竖向应力为零，造成作用于墙身侧向土压

力的重新分布。下面将重点介绍港池开挖前考虑卸荷

作用的刚性挡土墙后侧向土压力计算方法。 
首先计算竖向土压力。对于未设置卸荷承台的地

基竖向应力 pz，可直接采用土体的自重压力，即 pz= 
γ⋅z，其中γ 为土体的重度，z 表示计算点到土体表面
的距离。而对于设置卸荷承台的地基土竖向应力，需

要采用分区的方法进行计算。图 24为考虑卸荷效应的
地基土竖向应力分区计算示意图，共分为 4个区域界
面，从上到下依次为未卸荷区、完全卸荷区、部分卸

荷区及未卸荷区。未卸荷区的竖向应力按照未设置卸

荷承台的地基竖向应力进行计算，下面重点介绍完全

卸荷区及部分卸荷区地基竖向应力的计算方法。完全

卸荷区及部分卸荷区的影响范围分别按照图 24（a）
所示的几何关系确定，其中ϕ 为土体的内摩擦角。对
于完全卸荷区，卸荷承台以下土体表面的竖向应力自

零开始，以下按此区域自重应力计算方法仍按自重应

力进行计算，而需要注意的是，z 为计算点到卸荷承
台下表面的垂直距离；类似的，对于部分卸荷区，一

般也假设该区域的土压力为线性分布，该区域土层上

表面的竖向应力按完全卸荷区算出，土层底面的竖向

应力按未卸荷区算出。故刚性挡土结构上的侧向土压

力计算表达式为 
 0 (1 sin )zp p ϕ= −   ，          (1) 

2
a tan 45

2zp p ϕ = − 
 

o   ，      (2) 

2
p tan 45

2zp p ϕ = + 
 

o   。       (3) 

式中  p0为静止土压力；pa为主动土压力；pp为被动

土压力； zp 可通过上段考虑卸荷效应的竖向土压力分
区计算方法得到。 
图 25 为数值模拟得到的竖向土压力分布和理论

计算结果的对比，可以看出采用上述方法所计算出的

卸荷效果与理论值比较吻合，这也能说明本次模拟的

正确性。 

 

图 24 考虑卸荷效应的地基土竖向应力计算 

Fig. 24 Calculation of vertical stress for soil layers with relief  

.platform 

 

图 25 卸荷效果的数值模拟 

Fig. 25 Relief effects by numerical simulation 

（3）卸荷承台对前墙土压力的影响 
图 26 为计算得到的单锚式及卸荷式板桩码头两

种结构在开挖至不同深度及施加码头表面荷载后前墙

陆侧土压力的分布，其中虚线为数值计算结果，实线
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为静止土压力与主动土压力的理论计算结果。由于设

置了卸荷承台，作用于前墙陆侧的土压力在完全卸荷

区和部分卸荷区都有非常明显的减小，说明卸荷承台

在降低前墙土压力方面发挥了很好的作用。 

 

图 26 板桩码头前墙陆侧土压力分布 (修改自蔡正银等[8]) 

Fig. 26 Earth pressures on front wall at landward side for  

sheet-pile wharf (after Cai et al.[8]) 

（4）卸荷承台的卸荷效应分析 
上节可知，卸荷承台最直接的效果是降低作用于

前墙陆侧的土压力，而该土压力的大小又与前墙的位

移密切相关。图 27分别为单锚式与分离卸荷式板桩码
头的前墙陆侧土压力和位移分布情况，从中可以看出，

不管是前墙陆侧的土压力还是前墙的位移，分离卸荷

式都比单锚式小得多，这从定性上充分反映了卸荷承

台对于减小作用于前墙土压力的作用。 

 

图 27 分离卸荷式码头前墙土压力及水平位移分布(修改自 

.蔡正银等[8]) 

Fig. 27 Distribution of earth pressure and horizontal displacement  

..in front wall of sheet-pile wharf with separated relief  

..platform (after Cai et al.[8]) 

进一步，通过定义卸荷效率(ηep)来定量评价卸荷
承台的卸荷效应，即 

DM XH
ep

DM

10
P P

P
η

−
= ×   ，          (4) 

式中，PDM 为单锚式板桩码头前墙总土压力，PXH 为

分离卸荷式板桩码头前墙总土压力。这里需要说明的

是，PDM及 PXH是通过对单锚式和卸荷式的土压力分

布曲线所围的面积（见图 27（a））进行积分后获得的。 
由表 6可知，开挖深度的增加将导致卸荷承台卸

荷效率的提高，当开挖结束后对应的卸荷效率达到

18.6%。而随着 20 kPa均布荷载的施加，卸荷承台卸
荷效率降低至 13.5%，这是因为在施加均布荷载后，
部分卸荷区域内单锚式和卸荷式的土压力分布线趋于

重合，造成卸荷承台的卸荷区域变小，进而导致卸荷

效率的降低。这说明对于分离卸荷式板桩码头，施加

荷载后的卸荷范围要小于理论计算卸荷范围。 
表 6 卸荷效率-土压力形式 

Table 6 Relief efficiency with earth pressure  

卸荷效应 卸荷效率 
工况 

PDM /kN PXH /kN ηep /% 

开挖至-2.8 m 3063 2660 13.2 
开挖至-11.8 m 2781 2263 18.6 

20 kPa均布荷载 3209 2775 13.5 

类似的，延用土压力表示卸荷承台卸荷效率的方

法，对前墙水平位移的最大值 U来表示卸荷效率，计
算结果如表 7所示。用前墙水平位移最大值表示的卸
荷效率要远远大于用前墙陆侧总土压力表示的卸荷效

率，随着开挖深度的增加，对应的卸荷效率也逐渐增

大。施加 20 kPa的均布荷载后，用水平位移表示的卸
荷效率是增加的，这与用土压力表示的卸荷效应不同。 

表 7 卸荷效率–水平位移形式 

Table 7 Relief efficiency with maximum lateral displacement 
水平卸荷效应 卸荷效率 

工况 
UDM /cm UXH /cm ηep /% 

开挖至-2.8 m 2.32 1.79 22.9 
开挖至-11.8 m 5.24 3.58 31.7 

20 kPa均布荷载 7.29 4.42 39.4 

综上所述，用前墙水平位移最大值表示的卸荷效

率要远远大于用前墙陆侧总土压力表示的卸荷效率，

随着开挖深度的增加，卸荷效率也是增大的。施加荷

载后，用水平位移表示的卸荷效率是增加的，这与用

土压力表示的卸荷效应不同。 
4.2  分离卸荷式板桩码头的土压力计算 

对于分离卸荷式板桩码头，由于设置了卸荷承台

和灌注桩，需要考虑卸荷作用和灌注桩的遮帘作用对

码头整体土压力的影响。下面主要对分离卸荷式板桩

码头的土压力计算方法进行研究。 
（1）传统苏联规范法的修正 
土压力大小与其对应挡土结构的位移密切相关。
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研究表明[64-65]，当挡土结构位移达到挡土墙高的一定

比例时土压力才会达到主动极限状态。按苏联规范法

计算的泥面以下的陆侧土压力是小于或等于主动土压

力，但大量现场监测结果显示，实际陆侧土压力均处

于主动及静止土压力之间，故传统的直接采用苏联规

范[66]计算挡土结构土压力的方法是不合适的，需对苏

联规范进行修正。 
图28为Terzaghi提出的经典土压力与挡墙位移关

系曲线。众多学者通过假设各种数学表达式来反映土

压力和位移间的关系，总体思路均是通过指定函数类

型来对试验结果进行拟合，进而得出相应的土压力–

位移计算模型。这里选择正弦型函数来对位移模型进

行拟合，具体形式如下： 

a 0 rσ σ σ= − ， p 0 sσ σ σ= +   ，   (5) 

r rmax
ocr

πsin
2

δ
σ σ

δ
⋅ =  

 
  ，         (6) 

s smax
pcr

πsin
2

δ
σ σ

δ
⋅ =  

 
  。         (7) 

式中  aσ 为主动土压力； pσ 为被动土压力； 0σ 为静
止土压力；δ 为开挖面以下前墙的位移值；δocr 为达

到主动土压力极限值时所需要的位移；δpcr 为被动土

压力极限值时所需要的位移； rmaxσ 为当 aσ 处于极限
值（砂土可取σ⋅tan2(45°−ϕ/2)）对应的σr，而σsmax则

为 pσ 处于极限值（砂土可取σ ⋅tan2(45°+ϕ/2)）对应
的 sσ 。 

图 28 土压力与挡墙位移关系曲线 

Fig. 28 Relationship between earth pressure and displacement of  

..retaining wall  

（2）区域划分及分界点土压力的计算 
前述可知，板桩前墙变形导致其土压力呈 R形分

布。考虑到采用传统的苏联规范过程过于繁琐，增加

了土压力计算的复杂程度。这里根据分离式板桩码头

的结构特点，将计算区域简化为四段进行计算，具体

划分方法可参考文献[67]。图 29为不同开挖深度对应
的土压力分区结果，其中卸荷平台与锚杆的高程一致，

点 a，b，c，d，e 分别为未卸荷区、完全卸荷区、部
分卸荷区及未卸荷区的边界位置。港池的开挖深度对

其前墙土压力分布影响显著，且影响区域主要集中在

部分卸荷区，具体表现为对部分卸荷区上、下边界位

置（点 c、d的竖向坐标）的影响。 

图 29 卸荷式板桩码头主动土压力计算分区图 

Fig. 29 Zoning map of active earth pressure calculation for  

..unloading sheet pile wharf 

下面对边界位置的土压力进行计算，a，d，e 三
点的土压力强度按照上节提出的修正苏联规范法进行

计算；考虑到 b和 c两点由于处于完全卸荷区域，故
其竖向应力从卸荷平台开始计算（b 点处于卸荷平台
下檐）；卸荷平台上方按修正苏联规范计算的值，平台

下方则为 0；c点土压力强度的计算公式如下： 

c 1( ) tan 45
2

q h Kϕ
σ γ  = + ⋅ − 

 
o   ，      (8) 

式中，h1为 b，c两点的距离，K为板桩挠曲影响系数，
通过查表获得。 
以本节模拟的京唐港#36 泊位所采用的卸荷式板

桩码头结构为例，通过不同方法计算获得的两种港池

深度下码头前墙的土压力分布，如图 30所示，具体的
计算参数见表 8。 

图 30 卸荷式板桩码计算结果的对比 

Fig. 30 Comparison of calculated results 
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表 8 土压力计算参数 

Table 8 Parameters of earth pressure 

参数 h/m H/m δ/m γ/(kN·m-3) ϕ/(°) 

取值 25 38.2 3 19.3 32 

由图 30可知，采用本文方法计算得到的前墙土压
力分布与数值模拟结果吻合度较好，特别是在部分卸

荷区的上下边界点位置（c，d 点），由本文方法得出
的结果与数值计算结果更加吻合，可以认为本文计算

卸荷式板桩码头前墙土压力的计算方法较合理。 

5  结论与展望 
板桩码头具有结构简单、工程造价低、施工速度

快的特点，特别适合粉砂质地区港口建设，其深水化

问题在于港池挖深带来的作用于码头前墙上的土压力

急剧增长。为了减少土压力对码头前墙的作用，基于

“遮帘”和“卸荷”的设计思想，先后开发了“半遮

帘式”、“全遮帘式”、“分离卸荷式”和“带肋板的分

离卸荷式”4 种板桩码头结构型式，将中国板桩码头
建设水平从 3.5万吨级提升至 20万吨级。 
在深水板桩码头的开发过程中，碰到了一系列涉

及板桩结构土压力的问题，包括码头初始静止土压力、

遮帘式板桩码头结构的土压力“桶仓”效应和“遮帘”

效应以及分离卸荷式板桩码头的土压力“卸荷”等。

本文详细介绍了板桩结构土压力理论的发展历程，主

要结论如下： 
（1）土工离心模型试验是研究静止土压力系数的

最佳途径，试验过程中可以保持土体的侧限状态，这

是别的试验方法难以做到的。本文的离心模型试验结

构表明砂土的静止土压力系数与其密度和颗粒粒径有

关，砂土越密实，静止土压力系数越大，颗粒粒径越

大，静止土压力系数越小。 
（2）遮帘式板桩结构前墙和遮帘桩之间存在土压

力“桶仓”效应，该效应与墙桩间距、结构刚度等有

关，且存在最佳的墙桩间距。 
（3）遮帘式板桩码头结构是依靠前板桩墙和遮帘

桩来共同分担地基土压力的作用，以减少作用于前板

墙上的土压力，从而可以加大码头前沿港池的水深，

达到建设深水大港的目的；与单锚板桩码头结构相比，

由于遮帘桩的遮帘效应，遮帘式板桩码头前墙的位移、

土压力、弯矩都比单锚板桩码头结构要小得多。 
（4）卸荷承台可以有效地降低前墙陆侧土压力和

前墙的位移，通过对卸荷承台与土体之间设置缝隙的

方式，可以很好地模拟卸荷承台的卸荷效应；分离卸

荷式板桩码头前墙陆侧土压力与开挖深度密切相关。

开挖深度以上，土体基本处于主动土压力状态，开挖

面以下土体处于主动与静止土压力之间，且更接近于

静止土压力；卸荷承台的卸荷效率可以定量地用前墙

陆侧总土压力值或前墙水平位移的最大值来表示。开

挖深度越大，卸荷效率越高。 
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考虑自重应力和 Hansbo渗流的饱和黏土 
一维弹黏塑性固结分析 
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摘  要：考虑地基土沿深度方向变化的自重应力，引入考虑时间效应的统一硬化(UH)本构模型描述饱和黏土固结过程
中的弹黏塑性变形，同时采用 Hansbo渗流方程描述固结过程中的非 Darcy渗流，对太沙基饱和黏土一维固结方程进行
修正，并给出有限体积法数值求解格式。通过与固结试验结果对比，验证了 UH 模型的适用性。然后探讨了土体自重
应力、黏滞性、Hansbo渗流参数、土层厚度及外荷载大小等因素对弹黏塑性固结过程的影响。结果表明：在加载初期，
土体的黏滞效应在地基不排水面附近引起了超静孔压升高的现象，且土体自重应力和 Hansbo渗流对此均有增强作用，
但是随外荷载的增大，这一现象有所减弱；同时，考虑土体自重应力将延缓加载初期饱和黏土地基中超静孔压的整体

消散速率，但加快加载中后期饱和黏土地基的固结速率；并且，随着次固结指数、土层厚度及 Hansbo渗流参数的增大，
饱和黏土地基中超静孔压整体消散滞后，但增大外荷载却加快了饱和黏土地基的固结速率。 
关键词：固结；弹黏塑性；自重应力；Hansbo渗流；有限体积法 
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 One-dimensional elastic viscoplastic consolidation analysis of saturated clay 
considering gravity stress and Hansbo’s flow 

LIU Zhong-yu1, XIA Yang-yang1, 2, SHI Ming-sheng2, ZHANG Jia-chao1, ZHU Xin-mu1 
(1. School of Civil Engineering, Zhengzhou University, Zhengzhou 450001, China; 2. School of Water Conservancy Science and 

Engineering, Zhengzhou University, Zhengzhou 450001, China) 

Abstract: The unified hardening (UH) constitutive model considering time effect is introduced to describe the elastic 

viscoplastic deformation of saturated clay, and the Hansbo's flow equation is used to describe the non-Darcy flow through the 

pore in the consolidation process. Thus the Terzaghi one-dimensional consolidation equation for saturated clay is modified 

considering the gravity stress of soil layers along the depth direction, and the numerical analysis is performed by using the finite 

volume method. The applicability of UH model is verified by comparison with the oedometer tests. Then the effects of the 

gravity stress of soil layers, viscosity, Hansbo's flow parameters, soil thickness and external load on the elastic viscoplastic 

consolidation process are discussed. The numerical results show that the viscous effect of soils causes an increase of excess 

pore pressure near the impervious boundary of soil layers at the early stage of loading, and this effect is enhanced by both the 

gravity stress and the Hansbo's flow, while this phenomenon is weakened with the increase of the external load. In addition, the 

gravity stress of soil layers can delay the overall dissipation rate of the excess pore pressure in the soil layers at the early stage 

of loading, and accelerate the consolidation rate of soil layers at the middle and late stages of loading. Moreover, the dissipation of 

the excess pore water pressure in the soil layers is delayed with the increase of the secondary compression index, thickness of soil 

layers and Hansbo's flow parameters, but the consolidation rate of the soil layers is accelerated by the increase of the external load. 

Key words: consolidation; elastic viscoplasticity; gravity stress; Hansbo's flow; finite volume method  

0  引    言 
Terzaghi一维固结理论自 1925年提出以来一直在

工程界广泛应用。但是在饱和软黏土地区，常常发现

按该固结理论预测的沉降值与实测值之间存在较大的
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差异，所以不断有学者对该理论进行修正。首先，

Terzaghi 假定土体变形是线弹性的[1]，这样土体的应

力–应变关系就满足胡克定律，且不需要考虑沿深度

变化的自重应力的影响。但 Gibson等[2]在研究较厚饱

和黏土层固结问题时发现，考虑土体自重应力时土体

的固结速率会大于 Terzaghi 理论值。后来，窦宜等[3]

的离心加载试验也证明考虑自重应力的必要性。因此，

李冰河等 [4]考虑自重应力沿地基深度的变化，对

Terzaghi 一维固结理论进行了修正，并给出其半解析
解。在此基础上，蓝柳和[5]讨论了饱和黏土一维非线

性流变固结问题，并指出在饱和黏土流变固结过程中

考虑土体自重应力的必要性。 
此外，流变性也是饱和黏性土较为显著的一种特

性，也是造成饱和黏土地区固结理论预测沉降值与观

测值存在较大差异的主要原因之一。因此，不断有学

者试图引入不同的流变模型对 Terzaghi固结理论进行
改进。起初，Taylor 等[6]引入元件模型，得到了主次

固结耦合的黏弹性固结理论，但此类理论为了较好地

模拟试验结果（特别是加载初期），常常需要将基本元

件或基本模型进行多次组合，这就使得此类本构表达

式中常常有较多参数，为求解过程增加了许多不确定

的因素[7]。另外，为考虑非线性流变的影响，一些学

者[8-11]便引入了流变经验表达式，或引入分数导数表

示的弹壶元件替代传统的牛顿黏壶，或将元件模型中的

一些参数视为应力或应变的函数。同时，也有学者[12-13]

通过建立土体的弹黏塑性本构关系来反映上述土体变

形的时间效应，其中 Yin等[12]引入等效时间的概念，

建立了一个新的弹黏塑性（EVP）本构模型，并与固
结理论结合，解释了一维固结初期地基中出现的超静

孔压升高现象。但柯文汇等[13]认为等效时间模型中参

考时间难以确定，于是提出了基于等黏塑性应变率线

的弹黏塑性模型，虽然新建模型能够准确模拟正常固

结土的固结状态，却稍微高估了超固结土的变形。近

年来，姚仰平等[14-15]基于修正剑桥模型提出统一硬化

（UH）本构模型，并将其推广至考虑时间效应的弹黏
塑性模型。该模型不仅能够合理描述土体大部分变形特

性，且具有模型参数少、物理意义明确并且可通过常规

试验确定等优点，已初步应用于一维流变固结分析中，

并分析了加载初期不透水面处有效应力的松弛现象[16]。 
值得注意的是，上述研究都是在假定地基土中的

渗流符合 Darcy定律的基础上进行的。然而，不断有
学者通过渗透试验[17-18]证实，在饱和黏土中，孔隙水

渗流存在偏离 Darcy定律的现象，并分别提出了不同
形式的非 Darcy渗流表达式，其中应用较为广泛的当
属 Hansbo[17]渗流。李传勋等 [19]、刘忠玉等 [20]基于

Hansbo 渗流先后考虑施工荷载及流变的影响，对

Terzaghi 一维固结理论进行了修正，进一步证明了考
虑非 Darcy渗流的必要性。随着研究的深入，纠永志
等[21]、李传勋等[22]开始同时考虑自重应力、Hansbo
渗流及变渗透系数的影响对一维固结问题进行分析，

并给出了固结方程的有限差分解及半解析解。可以发

现，以上考虑土体自重应力和 Hansbo 渗流对固结问
题的研究均未考虑黏滞性的影响，而在一维固结的范

畴，能够同时考虑流变性、土体自重应力、非 Darcy
渗流及变渗透系数的还鲜有报道。 
因此，本文引入 Hansbo渗流描述渗流的非 Darcy

特性，引入考虑时间效应的 UH 本构模型描述饱和黏
土变形的弹黏塑性，考虑土体自重应力和变渗透系数

的影响，对一维固结方程进行重新推导，并探讨土体

黏滞性、自重应力、Hansbo渗流参数、地基土层厚度
及外加荷载等因素对饱和黏土固结过程的影响。 

1  一维固结方程的推导 
1.1  考虑时间效应的 UH模型 

引入文献[14，16]所述一维情况下考虑时间效应
的 UH模型，其竖向应变增量 vdε 的表达式为 

[ ]

4

s c s 4
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t t
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≥
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(1) 
式中  cC 为压缩指数； sC 为回弹指数；Cα为次固结

指数； 0t 为单位时间，根据所分析的问题可取 1 s，1 
min等； tα为老化时间； 0e 为初始孔隙比；σ ′为竖向
有效应力；M 和 fM 分别为临界状态应力比和潜在破

坏应力比。这些参数可表示为 
6sin /(3 sin )M ϕ ϕ= −   ，        (2) 

f 6 / (1 / ) /M R R Rχ χ χ= + −   ，  (3) 

0 0( ) /t t t R α
α

−+ =   ，             (4) 
式中， 2 /[12(3 )]M Mχ = − ， C S α( ) /C C Cα = − ，ϕ为
土的内摩擦角，R 为超固结参数，反映了地基的超固
结程度，即 

p
0 v C S cexp ln10 (1 ) /( ) /R e C C pε σ ′ ′ = − ⋅ + −   。(5) 

式中  cp′为回弹线与瞬时压缩线交点的竖向应力，当
不考虑时间效应时， cp′即为先期固结压力，且与之对
应的超固结参数初始值 0R 的倒数即为超固结比OCR；

p
vε 为竖向塑性应变，其增量 p

vdε 可表示为 
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1.2  问题的描述 

如图 1所示，设均匀饱和黏土层厚度为 H，顶面
透水，底面不透水。假定饱和黏土地基中土颗粒和孔

隙水自身均不可压缩，且在上覆土层荷载 c 0zσ ′ 和自重
作用下固结已经完成。现于顶面作用瞬时施加的荷载

0p ，这样土体的变形和孔隙水的渗流只沿竖向发生。
设深度 z处，初始有效应力（即自重应力）为 c ( )z zσ ′ ，

时刻 t 对应的有效应力和超静孔压分别为 ( , )z tσ ′ 和

( , )u z t ，竖向渗流的水力梯度为 ( , )i z t ，渗流速度为
( , )v z t ，且后二者之间的关系可用式（7）所示的 Hansbo
渗流公式描述： 

1 1
1 1

1 1

/( )                  ( ) 

1 ( 1) /( )       ( )

m mki i mi i i
v

ki i m m i i i

− −= 
 − −  >  

≤
 。 (7) 

式中  m为试验确定的常数； 1i 为计算渗流起始水力
梯度；i为水力梯度， w/( )i u z γ= ∂ ∂ ⋅ ，其中 wγ 为水的
重度；k为渗透系数，它与孔隙比 e的关系用 Taylor[23]

提出的经验公式描述： 
0 0 klg lg ( ) /k k e e C= − −   ，      (8) 

式中， 0k 为与孔隙比 0e 对应的渗透系数， kC 为渗透
指数。 

 

图 1 分析模型 

Fig. 1 Schematic diagram of analytical model 

如图 1所示，在荷载 0p 作用下土层深度 z处的总
应力和有效应力可分别表示为 

c 0 0z zu p uσ σ σ′ ′= + = + +   ，    (9) 

c 0z p uσ σ′ ′= + −   ，           (10) 

式中， zu 为总孔压，可表示为 0zu u u= + ，其中 0u 为
静孔压。 
深度 z处的初始有效应力 czσ ′ 可表示为 

c c 0z z zσ σ γ′ ′ ′= +   ，           (11) 

式中， γ ′为土的有效重度。若令 0γ ′ = 即视为不考虑

自重应力的变化。 
由渗流连续性条件可得 

v /v z tε∂ ∂ = −∂ ∂   。         (12) 

采用与文献[19～22]同样的推导方式，即将式
（1），（7），（8）和（10）代入式（12）可得控制方程
为 

z z t
σ σ
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  ，  (13) 

式中， w 0 c 0/[ln10 (1 )( )]zC k e t tα αη γ= ⋅ + + ， 
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其中， cze 为与 czσ ′ 对应的深度 z处的初始孔隙比，可
表示为 

 
0 S c 0 c c

c c c
0 S C c c

0 c
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z z

z z
z

e C p
e pe C C p
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≥
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式中， 0σ ′为与某已知孔隙比 0e 对应的有效应力值，根
据孔隙比 e与竖向应变 vε 的关系，可得 

c v c(1 )z ze e eε= − +   。         (15) 

图 1所示课题对应的初始条件和边界条件可分别
表示为 

c 0( ,0)   (0 )zz z z Hσ σ γ′ ′ ′= + ≤ ≤  ， (16) 

0 c 0(0, ) ( 0)zt p tσ σ′ ′= + >   ，     (17) 

     ( 0)
z H

t
z

σ
γ

=

′∂ ′= >
∂

  。       (18) 

2  方程的有限体积法求解 
考虑到式（13）的复杂性，欲求其解析解相当困

难，故本文利用有限体积法进行求解。 
2.1  方程的离散 

首先以 z∆ 把黏土层从上至下平均分成 n个控制
容积，并在每个控制容积的中点布置一个节点；同时

按给定的步长 t∆ 对时间进行离散。然后在任一时间间
隔 t∆（时刻 tj至 tj+1）内，在第b控制容积内对式（13）
积分： 
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式（19）可改写为 
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式中，下标 A，B 分别表示该控制容积的下、上边界
点坐标。 

对式（20）等号右边中σ ′关于 t的偏导数以一阶
向前差分近似，等号左边σ ′关于 z的偏导数以中心差
分近似，可得 

(1 1 1
1 2 1 2 dj

j

t b b b b
b bt

t
z z

σ σ σ σ
ψ γ ψ γ+ + −

+ −

′ ′ ′ ′ − −   ′ ′− − −   ∆ ∆   
∫

1 1 1( )j j j j
b b b bz z tβ σ σ η+ + +′ ′= − − ∆ − ∆ ∆   。     (21) 

式中  b为空间节点数；j 为时间离散点； j
bx 表示变

量 x在 ( 1/ 2)b z− ∆ 处，j t∆ 时刻的值； 1 2
j

bx ± 表示变量 x
在 ( 1/ 2 1/ 2)b z− ± ∆ 处， j t∆ 时刻的值。 
然而，欲求式（21）左边的积分项，就必须要知

道节点有效应力 1bσ −′ ， bσ ′， 1bσ +′ 在时间间隔[tj，tj+1]
内随时间的变化关系，但这种变化关系是未知的。常规

做法是用这些节点在 tj和 tj+1时刻的有效应力加权组合

构成这一时间间隔内的加权平均值然后积分计算[24]。如

果取 tj和 tj+1时刻的权重分别为 0和 1，即为全隐格式。
这样式（21）变为 

[{1 1 1 1
1 2 1( )j j j j j

b b b b bzσ σ ψ γ σ σ+ + + +
+ +′ ′ ′ ′ ′ = − ∆ − − −  

}1 1 1 1 2
1 2 1( ) ( )j j j j

b b b bz t zψ γ σ σ β+ + + +
− −′ ′ ′ ∆ − − ∆ ∆ −   

1 1j j
b bt η β+ +∆ ⋅   。                      (22) 

2.2  初始条件和边界条件的处理 

首先，初始条件式（16）可离散为 
0

c 0 ( 1/ 2)   ( 1,2,3, , )b z b z b nσ σ γ′ ′ ′= + − ∆ ⋅ = L 。(23) 

考虑到透水边界条件式（17），控制容积 1上边界
处的有效应力梯度可近似为 

1
1 0 c 0( )

/ 2

j
z

B

p
z z

σ σσ +′ ′′ − +∂
=

∂ ∆
  。    (24) 

这样式（20）可离散为 

{1 1 1 1 1
1 1 1 1 2 2 1 1 1 2( )j j j j j jzσ σ ψ γ σ σ ψ+ + + + +

+ −′ ′ ′ ′ ′ = − ∆ − − − ⋅   

}1 1 2
1 0 cz0 12( ) /( )j jz p t zγ σ σ β+ +′ ′ ′ ∆ − − − ∆ ∆ −   

1 1
1 1
j jt η β+ +∆ ⋅   。                    (25) 

考虑到不透水边界式（18），对于控制容积 n，式
（20）可离散为 

1 1 1 1
1 2 1( ) /j j j j j

n n n n nz tσ σ ψ γ σ σ+ + + +
− −′ ′ ′ ′ ′ = + ∆ − − ∆   

1 2 1 1( ) /j j j
n n nz tβ η β+ + +∆ − ∆ ⋅   。        (26) 

于是式（22）～（26）就构成封闭的方程组，通
过迭代算法便可得到 ( 1)j t+ ∆ 时刻深度 ( 1/ 2)b z− ∆ 处
的有效应力 1j

bσ +′ 。然后，由式（10）可得到对应的超
孔隙水压力 1j

bu + ： 

1 1
c 0 0 ( 1/ 2)j j

b z bu p b zσ γ σ+ +′ ′ ′= + + − ∆ ⋅ −  。 (27) 

为分析土层整体孔压消散情况，这里引入按孔压

定义的平均固结度： 
1

0 1
p

0
0

( , )d
1 1

( ,0)d

n
jH

b
b

H

uu z t z
U

npu z z

+

== − = −
∑∫

∫
  。    (28) 

同时，地基沉降量按下式计算： 
1

t v v0
1

( , )d
nH j

b
b

S z t z zε ε +

=

= = ∆ ⋅ ∑∫   。  (29) 

3  UH模型适用性验证 
李西斌[25]曾基于先进 GDS 固结仪对萧山黏土做

过一维固结试验，并将三元件模型和四元件模型引入

到一维固结分析中。其后，为验证 UH模型的适用性，
胡晶等[16]取试样 3-4在加荷级别 800～1600 kPa的试
验数据，对 UH模型的适用性进行了验证，却未考虑
变渗透系数的影响。这里，取同样的 UH模型参数，
即：H=14.8 mm，e0=0.82，CC=0.356，Ck=0.528，
CS=0.073，Cɑ=0.011，k0=2.0×10-11 m/s，M=0.984，
R0=0.575。此外，由于试样厚度较小（H=2 cm），故
可忽略 Hansbo 渗流和土体自重应力的影响[22]，令

γ ′ =0.0，m=1.0或 i1=0.0。然后，给出了不同流变模型
下理论值与试验值的对比图，并示于图 2。很明显，
相比元件模型，考虑变渗透系数的 UH模型结果更接
近试验值，这充分印证了 UH模型的适用性及考虑变
渗透系数的必要性。 

 

图 2 不同模型下沉降理论预测值与试验结果对比 

Fig. 2 Comparison between predicted values and experimental  

results of settlement theory by different models 

4  参数分析 
为便于后文进行单因素分析，这里根据文献[25]

试验结果给定地基土的基本指标和计算参数为：p0= 
200 kPa， c 0zσ ′ =50 kPa，H=10.0 m，R0=0.5，k0= 3.0×10-7 

m/min，M=0.772，e0=1.5，CC=0.45，Ck=0.75，CS=0.08，
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Cα=0.03，γ ′ = 10 kN/m3，m=1.5，i1=5.0，n=50，∆t=0.001 
min，有效应力σ ′的迭代误差为 10-7，此外，由于文

献[21，22，26，27]已对渗透指数、前期固结压力、
回弹再压缩指数等参数分别讨论过，因此，这里仅对

下述参数进行分析。 
4.1  次固结指数 Cα的影响 

首先考察黏滞性对固结过程的影响。图 3（a）给
出不同次固结指数 Cα 时底部不排水边界处超静孔压

随时间变化的曲线。很明显，不论是否考虑自重应力

的影响，在固结的前期，当 Cα=0.00（不考虑黏滞性）
时孔压随时间变化曲线与时间轴平行，当 Cα=0.02，
0.03，0.04（考虑黏滞性）时孔压随时间变化曲线斜
向上偏离了时间轴。这说明，黏滞性使不透水边界处

产生了超静孔压升高的现象。且随着 Cα的增大，该现

象变得更为显著，孔压达到峰值的时间也更滞后。这

种加载初期孔压升高现象与多维 Biot 固结课题中的
Mandel-Cryer 效应产生机理不同，因为本文讨论的课
题仍属于 Terzaghi一维固结理论的范畴，这里将其称
为“类曼德尔效应”。实际上，Yin等[12]、胡晶等[16]、

仇玉良等[27]的固结分析中，也发现了该现象，并将其

归因于黏土的“黏滞（蠕变）效应”或主次固结耦合

机制。同时Wong等[28]认为产生黏滞（蠕变）效应的

主要机制是土颗粒周围的黏滞流，而排水路径又是影

响黏滞流流动和蠕变变形的主要因素。因此，加载初

期在饱和黏土地基不排水边界处，由于排水路径不通

畅，土体中的水来不及排出，土颗粒周围黏滞流流动

愈加缓慢，并出现拥堵，进而就会引起有效应力松弛

和孔隙水压力上升。 
此外，图 3（a）还表明，考虑土体自重应力时超

静孔压达到的峰值更大，但达到峰值需要的时间则大

大缩短。这可从初始有效应力对渗透性的影响方面予

以解释，即当考虑土体自重应力时，初始有效应力随

深度的增大而增大，从由式（14）就可看出，初始有
效应力越大，初始孔隙比 cze 就越小，所以不透水面附
近地基土的透水性就越差。因此，考虑土体自重应力

时饱和黏土地基中的应力松弛现象就会更显著。 
图 3（b）给出了次固结指数 Cα 对平均固结度 UP

的影响曲线。与胡晶等[16]曾分析过的不计土体自重应

力时次固结指数对平均固结度 UP 的影响类似，同一

时刻平均固结度 UP随 Cα的增大而减小，即随着 Cα

的增大，地基中超静孔压的整体消散相应滞后，考虑

自重应力时也是如此。当 Cα =0.00（不考虑黏滞性）
时，这里得到与纠永志等[21]一致的结论，即在加载的

前期，自重应力对平均固结度 UP 的影响很小，而在

加载的中后期，考虑土体自重应力时平均固结度 UP

却有所增大。这说明，不考虑黏滞性时，自重应力加

快了加载中后期地基中超静孔压的整体消散速率。

但是，当考虑黏滞性时，在加载前期，同一时刻考

虑土体自重应力时平均固结度 UP 要比未考虑土体
自重应力时小，而在加载的中后期却恰恰相反。即

考虑黏滞性时，自重应力延缓了加载前期地基中超

静孔压的整体消散速率，却加快了加载中后期地基

的固结进程。 

图 3 次固结指数 Cα对固结性状的影响 

Fig. 3 Influences of secondary compression index Cα on  

consolidation behavior 

4.2  土层厚度 H的影响 

除上述参数的影响外，Gibson 等[2]认为对于较厚

黏土层考虑土体自重应力是有必要的，李传勋等[22]

也曾分析过非达西渗流条件下地基厚度对地基固结过

程的影响，但忽略了黏滞性的影响。为分析考虑土体

自重应力时地基土层厚度对固结过程的影响，给出图

4所示曲线。其中图 4（a）给出了考虑土体自重应力
和不考虑土体自重应力两种情况下，不同土层厚度时

地基底部不排水面处超静孔压随时间变化的影响曲

线。图 4（a）表明，地基土层厚度对加载前期的“类
曼德尔效应”也有影响，并且地基土层厚度越大，这

一现象越显著。这与高彦斌[9]的结论是一致的。同时，
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该图还表明，当不考虑土体自重应力时这一现象有所

减弱。这样，二者对比就可以得到与李传勋等[22]类似

的结论，即：当土层较厚时，自重应力的影响较大；

当土层较薄时土体自重应力的影响就不显著，且此时

“类曼德尔效应”也不明显。这与胡晶等[16]的结论不

谋而合，即土样厚度较小（1～4 cm）是室内固结试验
观察不到“类曼德尔效应”的一个重要原因。实际上，

这主要是因为当土层厚度很小（排水距离很短）时，

排水条件很好，因土体黏滞性引起的超静孔压异常升

高的时间很短且峰值很小，固结试验中仪器就可能观

测不到这种现象。 
图 4（b）中与李传勋等[22]分析的现象类似，整个

加载过程中，随着土层厚度的增大，同一时刻平均固

结度 UP 减小，即：随着土层厚度的增大，地基中整

体超静孔压消散速率减慢。但是，与不考虑自重应力

时相比，自重应力延滞了加载前期地基中超静孔压的

整体消散的影响，却加速了加载中后期地基的固结进

程。 

图 4 地基厚度 H对固结性状的影响 

Fig. 4 Influences of thickness H of soil layer on consolidation  

..behavior 

4.3  外荷载 p0的影响 

按照经典太沙基一维固结理论，地基的固结度与

外荷载 p0无关，但事实上，外荷载也是决定地基固结

快慢的主要因素。为探讨考虑土体自重应力条件下外

荷载 p0对固结过程的影响，给出图 5 所示曲线。首先，
为便于对比分析这里对超静孔压进行归一化处理，即

U=u/p0，图 5（a）表明，外荷载 p0对“类曼德尔效应”

也有影响，但与前述不同的是，在加载的前期，外荷

载 p0的增大削弱了“类曼德尔效应”，并且外荷载 p0

的变化对超静孔压达到峰值的时间也没有影响，同样

是考虑自重应力时超静孔压达到峰值的时间被提前。

这主要是因为，外荷载 p0 的增大加速了孔隙水的排

出，进而削弱了“类曼德尔效应”。这也与Wong等[28]

认为外荷载过大时，超固结程度较强，土样被压缩到

一个稳定结构，进而就观察不到蠕变现象的结论类似。 
图 5（b）给出了外荷载 p0对平均固结度 UP的影

响曲线。与李传勋等[26]结果类似的是，随着外荷载 p0

的增大，同一时刻固结度 UP 增大，即：增大外荷载

p0加快了饱和黏土地基中整体超静孔压的消散速率，

但此时自重应力的影响与前述分析结果一致，即自重

应力滞后了加载前期地基中超静孔压的整体消散速

率，却加速了加载中后期地基的固结进程。 

 

 

图 5 外荷载 p0对固结性状的影响 

Fig. 5 Influences of external load p0 on consolidation behavior 
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4.4  Hansbo渗流参数的影响 

纠永志等[21]、李传勋等[22]都曾基于 Hansbo 渗流
并考虑土体自重应力对饱和黏土地基固结进行过分

析，却都忽略了黏滞性的影响。这里给出同时考虑黏

滞性时 Hansbo 渗流参数对饱和黏土地基固结过程的
影响曲线，如图 6 所示。其中图 6（a），（b）分别给
出了 m 和 i1对不排水边界处超静孔压消散的影响曲

线。很显然，随着 Hansbo渗流参数 m 和 i1的增大，

加载初期超静孔压达到的峰值更大，且达到峰值需要

的时间更长。也就是说，相比 Darcy渗流考虑 Hansbo
渗流时地基排水条件更差，因此 Hansbo 渗流增强了
“类曼德尔效应”。 
图 6（c），（d）表明，与文献[19～22，26]结论类

似的是，在加载的中后期，随着 Hansbo 渗流参数 m
和 1i 增大，同一时刻平均固结度 UP减小，即 Hansbo
渗流延缓了加载的中后期地基的固结进程，使地基中

超静孔压整体消散滞后。另外，图 6（c），（d）也表
明此时沿深度变化的自重应力对平均固结度 UP 的影

响规律和前述分析是类似的，即考虑土体自重应力延

缓了固结初期整体超静孔压的消散速率，却加快了加

载中后期地基土的固结速率。 

 

图 6 m和 i1对固结性状的影响 

Fig. 6 Influences of m and i1 on consolidation behavior 

5  结    论 
考虑土体自重应力的影响，引入考虑时间效应的

弹黏塑性本构 UH模型，同时考虑 Hansbo渗流及渗流
过程中渗透系数变化的影响，修正了饱和黏土一维固

结理论。通过与一维固结试验结果对比，验证了 UH
模型的适用性，并得到以下 3点结论。 

（1）在加载前期，土体的黏滞性使地基不透水边
界附近产生了超静孔压升高的现象，且增大次固结指

数、地基厚度和 Hansbo渗流参数，或减小、外荷载，
或考虑土体自重应力都会使该现象更加显著。 
（2）考虑土体自重应力将延缓加载初期地基中

超静孔压整体消散的速率，同时加快加载中后期地基

的固结速率。 
（3）增大次固结指数、地基土层厚度或 Hansbo

渗流参数，可延缓黏土地基中超静孔压整体消散的速

率，而增大外荷载却可加快地基的固结进程。 
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摘  要：压气储能电站地下岩穴储气库围岩在循环运行工况下累积损伤效应明显。为研究大规模地下储气库围岩的累
积损伤特性，基于损伤理论和 FLAC3D软件平台，二次开发了适用于大规模地下储气库循环加卸载条件下的累积损伤分

析程序，并对程序正确性进行了验证。在此基础上，研究了储气库截面型式、洞室埋深和运行下限压力等因素对储气

库围岩累积损伤特性的影响。研究表明：①储气库截面型式、洞室埋深和运行下限压力都对储气库围岩变形参数损伤

影响较显著，且储气库竖直方向损伤深度都大于水平方向损伤深度；②损伤区内围岩变形参数的损伤程度和损伤变量

随着洞室埋深或运行下限压力的增加而减小；③对于相同截面型式的储气库，埋深和运行下限压力不同时，储气库围

岩损伤区内同一测点位置的损伤变量或变形参数差值随着循环次数的增加逐渐增大。大规模地下储气库围岩累积损伤

特性对全面分析储气库的安全稳定性不可以忽略。 
关键词：压气储能；地下洞室；循环荷载；累积损伤效应；损伤理论  
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Numerical study on accumulative damage characteristics of underground                
rock caverns for compressed air energy storage 

JIANG Zhong-ming1, 2, QIN Shuang-zhuan1, 4, TANG Dong1, 3 

(1. School of Hydraulic Engineering, Changsha University of Science & Technology, Changsha 410114, China; 2. Key Laboratory of 
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Lake Aquatic Eco-Environmental Control and Restoration of Hunan Province, Changsha 410114, China; 4. China Nonferrous Metal 
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Abstract: The accumulative damage effects in the surrounding rock of underground caverns for compressed air energy storage 

(CAES) are obvious in cyclic operation cases. In order to explore the cumulative damage characteristics of the surrounding rock 

of large-scale rock caverns, based on the damaged theory and FLAC3D software platform, a routine is developed for the 

cumulative damaged analysis of the large-scale CAES rock caverns under periodically loading and unloading conditions and 

validated by a given example. On this basis, the influences of cross-section type of caverns, buried depth and the minimum 

operating pressure on the cumulative damage characteristics of the surrounding rock are analyzed. The results show that: (1) 

The cross-section type of cavern, buried depth and the minimum operating pressure are the factors significantly influencing the 

deformation analysis parameters of the surrounding rock, and the damaged depth in vertical direction is greater than that in 

horizontal direction. (2) The damage degree of deformation parameters and damage variables of the surrounding rock in 

damage zone decrease with the increase of the buried depth or the minimum operating pressure. (3) For the cavern with the 

same cross-section, the difference of damage variables and deformation parameters at the same location in the damage zone of 

the surrounding rock increases with the numbers of cycles both in the conditions of different burial depths and minimum 

operation pressures. The accumulative damage characteristics of the surrounding rock of large-scale underground caverns can 

not be ignored for comprehensive analysis of safety and stability of underground caverns for CAES. 

Key words: compressed air energy storage; underground cavern; cyclic loading; accumulated damage effect; damage theory 
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需求逐年递增，使得能源利用问题与环境问题变得日

益突出，进而促成了近年来太阳能光伏发电与风力发

电的快速增长。然而这两者的间歇性、随机性和波动

性等缺点会对电网的调度、可靠性、运行方式、运行

成本和电能品质等都带来巨大的冲击[1]。能源储存技

术成为解决这些缺点的有效手段。大规模能源存储方

式有抽水蓄能和压缩空气储能等。压气储能

（compressed air energy storage，简称 CAES）工作原
理就是在用电低谷时将电力用于压缩空气，然后将压

缩后的高压气体储存在储气设备中，在用电高峰期再

释放压缩空气来推动透平发电的电能储存形式。大规

模压气储能电站的储气装置一般采用地下储气库型

式。岩穴地下储气库被认为是一种可广泛推广的地下

储气库。对于岩穴储气库来说，由于岩石是一种含有

节理、微裂隙和孔隙等缺陷的材料，在外在荷载及环

境因素的作用下将引起岩石中原有节理和微裂隙的扩

张，并可能伴随新裂隙和裂纹的产生。裂隙的扩张及

新裂隙和裂纹的生成将引起岩石产生不同程度的损伤

现象。压气储能电站一般采用日调节的运行方式。在

运行工况下，储气库围岩受到循环荷载作用，围岩损

伤将逐步累积，严重时可导致围岩破坏失稳[2]。因此，

有必要开展循环充放气条件下储气库围岩损伤特性的

相关研究，为储气库的安全稳定运行提供重要保障。 
最近几十年，许多学者开展了岩石损伤特性研

究[3-8]。例如，刘文岗等[3]利用 FLAC3D软件对高放废

物处置库围岩在数百年内热–力耦合条件下的温度场、
应力场和变形场的变化特征进行了数值模拟。Wei等[5]

基于弹性损伤理论，采用热–力耦合数值分析方法对花
岗岩试件在热学和力学条件下的损伤区演化进行了研

究，指出试件的损伤区受侧压力系数大小影响显著；

热应力效应可促进试件的拉伸损伤，但有助于抑制剪

切损伤。然而，该损伤本构模型未能反映主应力变化

对损伤效应的影响。Xu 等 [6]基于 Weibull 分布和
Lemaitre 应变等效假设，提出了一种非线性耦合全损
伤参数的损伤本构模型，并利用花岗岩在不同温度和

围压条件下常规三轴试验成果对提出的模型进行了验

证。Zhou 等[7-8]通过对 Weibull 分布进行扩展，采用
M-C破坏准则建立了一种统计损伤本构模型。文献[6，
8]提出的损伤本构模型解决了文献[5]中不能反映主应
力对岩石损伤的影响这一问题。文献[5～8]都只考虑
了变形参数中弹性模量的损伤演化，没有考虑泊松比

的损伤演化。本文在归纳总结现有岩石统计损伤模型

基础上，通过二次开发的统计损伤数值模拟技术，对

地下储气库在不同洞型、不同埋深及不同运行压力作

用下的围岩损伤特性进行数值研究。 

 

1  岩石累积损伤统计模型 
1.1  弹性模量演化方程 

基于 Huang等[9]提出的低周疲劳损伤演化方程，

并结合数值计算的特点，提出了每个循环加载阶段（即

充气阶段，下同）的初始损伤变量计算表达式如下： 
1 ci

1
1 1

1 ci
F

0 ( )

1 1 ( )
c b

ND N
N

ε ε

ε ε
− +


=    

 − − >  
    

≤

 。 (1) 

对于各循环卸载阶段（即高压储气、放气以及低

压储气阶段，下同），参照文献[10]的做法，卸载阶段
损伤变量表达式跟加载阶段初始损伤变量表达式相

同，故有 
p

1
1 1

p
F

0 ( 0)

1 1 ( 0)
c bND N

N

ε

ε
− +



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 − − >  
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≤

 。 (2) 

式中  DN 为各循环加载阶段的初始损伤变量以及卸

载阶段的损伤变量；N为循环次数； ciε 为压应变损伤
阈值（应变和应力以压为正，下同）； FN 为岩石疲劳
破坏循环次数；b，c为材料参数； 1ε ， pε 分别为第一
主应变和塑性剪应变。 
各循环加载阶段围岩的初始弹性模量的演化方程

如下： 
0 1 ci

0 1 ci

( )
(1 ) ( )N

N

E
E

E D
ε ε
ε ε


=  − >

≤
  。   (3) 

各循环卸载阶段的卸载模量的演化方程如下： 

0 p

0 p

( 0)
(1 )  ( 0)N

N

E
E

E D
ε

ε

=  − >

≤
 。      (4) 

式中  EN 为各循环加载阶段围岩的初始弹性模量以

及卸载阶段的卸载模量；E0为围岩初始弹性模量；其

余符号同前。 
（1）受拉条件下弹性模量演化方程 
因储气库在洞室开挖和施加衬砌时部分围岩三向

受拉，使得储气库在运营期间部分围岩处于三向受拉

状态。基于 Li等[11]提出的弹性模量损伤演化方程，对

循环加载阶段的弹性模量损伤演化方程推导过程如

下： 
加载阶段损伤变量计算式为 

t 0

tr
tu t0
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0  ( 0)

1 ( )

1 ( )
N

fD
E

ε ε

ε ε ε
ε

ε ε

 <
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≤

≤

  。  (5) 

式中  ftr 为单元的残余强度； ε为等效拉应变，计算
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公式见式（7）； t0ε 为弹性极限对应的等效拉应变，又
称拉应变损伤阈值； tuε 为单元的极限等效拉应变，当
单元等效拉应变达到极限等效拉应变时，单元就破坏，

此时 D=1。此处引入极限应变系数η ，有 tuε = t0ηε 。
再引入残余强度系数λ，定义关系式 ftr= λ EN t0ε ，故
式（5）可简化为 
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等效拉应变计算公式为 
2 2 2

1 2 3< > < >ε ε ε ε= − − + < − > + −  ，  (7) 

式中， 1ε ， 2ε ， 3ε 分别为 3个主应变，<>为函数，其
计算公式为<x>=(|x|+x)/2。 
主应变的获得采用弹塑性力学中先求偏应变，再

求主应变的方法，过程如下： 
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                (15) 

式中  0ε 为平均应变； xε ， yε ， zε ， xyε ， yzε ， zxε 为
应变矩阵中的 6 个应变分量； 2D′， 3D′分别为偏应变
张量第二、第三不变量；eij为偏应变张量； εθ 为 Lode
角，e1，e2，e3为 3个偏应变主值。 
地下储气库围岩一般不会出现完全三向受拉破坏

情况，故不考虑 1D′ = 情况。将式（3），（6）代入弹
性模量损伤关系式 d (1 ) NE D E′= − ，可得各循环加载

阶段的弹性模量演化方程如下： 

0 t0

d t0
0 tu t0

( 0)

(1 ) ( )N

E
E

E D

ε ε
ε

λ ε ε ε
ε


= 

− <

≤ ＜

＜
 ， (16) 

式中，Ed为各循环加载阶段弹性模量，其余符号同前。 
采用弹性模量法定义损伤变量，从而由式（16）

可得加载阶段的总损伤 D（累积损伤）表达式如下： 

t0
d

t0
0 tu t0

0 ( 0)
1

1 (1 ) ( )N

ED
E D

ε ε
ε

λ ε ε ε
ε

<
= − = 

− − < <

≤

 。 (17) 

（2）压剪条件下弹性模量演化方程 
Zhou 等[8]建议的各循环加载阶段弹性模量演化

方程如下： 
0 1

d
0 1

0

( )

(1 ) (1 )exp ( )

ci

m

N N ci

E

E FE D E D
F

ε ε

ε ε

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

≤

。

  (18) 
式中，m=A+BlnN，F0=C+HlnN，N为循环次数，A，
B，C，H为拟合参数。 
微元强度 F的计算公式如下： 

[ ]1 2 1 1 2 3( ) / ( )NF I J Eα ε σ µ σ σ= + − +  ， (19) 

2

sin
9 3sin

ϕ
α

ϕ
=

+
  ，              (20) 

1 1 2 3I σ σ σ= + +   ，               (21) 
2 2 2

2 1 2 2 3 1 3
1 ( ) ( ) ( )
6

J σ σ σ σ σ σ = − + − + −   。 (22) 

式中  φ为内摩擦角；I1，J2分别为应力张量第一不变

量和偏应力张量第二不变量； 1σ ， 2σ ， 3σ 分别为 3
个主应力；μ为泊松比；其余符号同前。 
由式（18）可得加载阶段的总损伤 D（累积损伤）

表达式如下： 
1 ci

d

1 ci0
0

0 ( )

1
1 (1 )exp ( )

m

N

ED FDE
F

ε ε

ε ε

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

≤

。 

(23) 
1.2  泊松比演化方程 

泊松比演化方程采用王锁等[12]的研究成果： 
0.4 0.195 1 Dµ = − −   。        (24) 

2  统计损伤模型数值实现 
为分析地下储气库围岩的累积损伤特性，基于

FLAC3D中应变硬化/软化本构模型，利用 FISH语言对
上述损伤变量、弹性模量和泊松比演化方程等进行编

程处理，在计算过程中对各计算单元材料的相关参数

（如损伤变量、弹性模量、泊松比等）进行动态修正，

从而实现统计损伤模型的二次开发。FLAC3D 非稳定

热力耦合损伤模型二次开发计算流程如下： 
（1）根据热力学时间求得循环次数 N，再求得统

计损伤模型第 N次循环的参数 m和 F0。 
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图 1 计算流程图 

Fig. 1 Flow chart of calculation 

（2）判断热力学时间是否处于充气阶段，对充气
阶段由式（8）~（15）计算得到第 i 个计算步各单元
的三个主应变 1 2 3

i i iε ε ε， ， ，然后进入步骤（3）；否则，
跳到步骤（5）。 
（3）判断单元是否为三向受拉，对处于充气阶段

三向受拉的单元按照式（7）计算等效应变，若计算等
效应变大于弹性极限对应的等效拉应变，按照式（16）、
（17）和（24）分别求得 i i iE D µ， ， ，否则 i i iE D µ， ，

等于上一计算步的值；当单元不是三向受拉时，进入

步骤（4）。 
（4）判断第 i 个计算步第一主应变是否满足

1
i

ciε ε> ，满足时按照式（18）、（23）和（24）求得
i i iE D µ， ， ，否则 i i iE D µ， ， 等于上一计算步的值。 
（5）对非充气阶段，首先判断单元塑性剪切应变
0i

pε > 是否成立，成立则对产生塑性剪切应变的单元

按照式（4）、（2）和（24）分别求得 i i iE D µ， ， ，否

则 i i iE D µ， ， 等于上一计算步的值。 
（6）返回（1）进入到下一计算步重复步骤（1）～

（5）。 
计算流程图如图 1所示。 

3  统计损伤模型验证 
为了验证本文开发的累积损伤计算程序的正确

性，针对文献[13]中的循环加载物理试验模型，建立

岩石试件三维累积损伤数值试验模型，并进行循环加、

卸载数值试验。图 2为数值试件计算网格。数值试件
的围压取 20 MPa。与物理试验相对应，对数值试件进
行 10次加卸载数值试验。采用应力加载方式对数值试
件进行加载。数值计算参数取值见表 1。 

表 1 计算参数取值表 

Table 1 Mechanical parameters in the numerical calculation 
重度

/(kN·m-3) 
弹性模

量/GPa 
泊松

比 
内摩擦

角/(°) 
黏聚力
/MPa 

抗拉强

度/MPa 
2336 23.464 0.334 46 10 3 

 

图 2 数值模型 

Fig. 2 Numerical model 

数值试验成果与文献[13]的物理试验成果对比见
图 3。由图 3 可知，采用累积损伤模型得到的应力应
变曲线与物理试验成果高度吻合，说明了本文采用的
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累积损伤本构模型是合理的，二次开发的程序是正确

的。 

 

图 3 数值试验与物理试验成果对比 

Fig. 3 Comparison between numerically simulated results and test  

data 

4  大型储气库围岩损伤特性分析 
中国计划在北方某地拟修建一个装机容量 100 

MW的压气储能示范电站，经能量分析后估计需修建容
积约为 10×104 m3的地下储气库。初拟储气库运行上限

压力为 10 MPa，地层岩性为花岗岩，Ⅱ级围岩，初始
应力场以自重应力场为主，忽略地下水位的影响[14]。压

气储能电站采用两个容积相同的隧道式洞室储气库存

储压缩空气，单个储气库设计库容为 5×104 m3。两个

洞室平行布置，如图 4所示。 

 

 

图 4 数值计算网格图 

Fig. 4 Numerical grid for calculation 

数值计算采用 FLAC3D软件，结合本文二次开发

的 FISH 累积损伤模型对拟建的储气库围岩损伤特性

进行研究。 
4.1  计算模型 

图 4给出了斜墙隧洞式截面储气库的数值计算模
型。洞室间距 50 m，洞室半径 5 m、混凝土衬砌厚度
0.5 m，密封层厚度 0.03 m。 
图 5给出了 3种对比研究截面的几何尺度对比。 
力学边界条件：模型铅直边界为水平位移约束边

界，下部水平边界为铅直位移约束边界，模型顶部为

自由边界（地表）。储气库内表面为与时间相关的压力

边界。 
热力学分析边界：模型上、下及左、右两侧为固

定温度边界，模型前后两个面为绝热边界；储气库内

表面为对流换热边界。 

 

图 5 隧道式储气库截面型式 

Fig. 5 Types of tunnel section for gas storage cavern 
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表 2 计算参数 

Table 2 Parameters used in numerical model 

计算参数 
重度

γ /(kN·m-3) 
弹性模量

E/GPa 
泊松

比 µ  
黏聚力
c/MPa 

内摩 
擦角

φ/(°) 

抗拉 
强度

T/MPa 

热传导系数

/(W·m-1·K-1) 
比热

/(J·kg-1·K-1) 
线膨胀系

数/(K-1) 
换热系数

/(W·m-2·K-1) 

围岩 26.5 18.0 0.205 1.50 50 3 3.00 771 1×10-5 — 
C30混凝土 25.0 30.0 0.167 3.08 55 2.01 1.74 800 1×10-5 6 
玻璃钢 20.0  2.9 0.220 1.50 30 130 0.40 384 0.54×10-5 5 

表 3 统计损伤模型参数取值表 

Table 3 Parameters for statistical damage model in calculation 

压应变损伤

阈值 εci/10-7 

疲劳破坏循环次

数 NF/104 

材料参

数 b 

材料参

数 c 

拉应变损伤阈

值 t0ε /10-3 

残余强度

系数λ  
A B C/107 H/107 

1.0 1.0 0.72 0.65 -1.0 0.98 4.0 0.208 6.7 -0.1 

注：表 3中参数是表 4中基准方案对应的相关参数。对比方案中，洞型为罐式时 NF=0.9×104，直墙式洞型 NF取值与基准方案相

同；洞室埋深为 150，200 m时，NF分别取 1.75×104和 2.0×104；运行下限压力为 6，7 MPa时，NF分别取 1.6×104和 1.9×104。

其它参数对比方案与基准方案相同。 

初始条件：初始地应力为自重应力，储气库压缩

空气及围岩的初始温度均取 20℃。储气库初始气压为
0.1 MPa，压缩空气入库温度为 5℃。 
数值计算过程中，1 d即为一个充、放气循环。每

个计算周期内 0～8 h为充气阶段，8～12 h为高压储
气阶段，12～16 h为放气阶段，16～24 h为低压储气
阶段。  

计算参数如表 2所示。 
参考文献[10～13]，相关参数取值如表 3所示。 

4.2  计算方案 

为研究不同隧洞截面型式、洞室埋深和运行下限

压力等因素对围岩的损伤特性影响，拟定了如表 4所
示的计算方案。计算过程中在右洞室拱顶中线位置布

置 6个测点进行围岩损伤变量和变形参数的演化过程
分析进行记录，测点坐标如表 5所示。 

表 4 计算方案表 

Table 4 Schemes for calculation  

影响因素 基准方案 对比方案 

洞型 斜墙式 直墙式、罐式 

洞室埋深/m 100 150，200 

运行下限压力/MPa 5 6，7 
表 5 测点位置至洞壁距离 

Table 5 Distances between measured points and wall of cavern 

测点编号 P1 P2 P3 P4 P5 P6 

距离/m 0 1.5 5.5 9 14 25 

4.3  计算结果及分析 

（1）损伤变量演化分析 
图 5为不同截面型式条件围岩损伤区分布图。由

图 5可知，不同截面型式下的储气库损伤区分布形状
基本相同，斜墙式和直墙式截面储气库在竖直方向的

损伤深度基本一致，但罐式截面在竖直方向的损伤深

度大于斜墙式和直墙式。充气循环 30次后损伤区面积
比充气循环 5次后的损伤区面积有所增大；斜墙式、
直墙式和罐式截面的损伤单元面积分别增加了 20.3，
17.2，27 m2（图 5中深色区域代表损伤区增加部分）。 

图 5 不同截面型式围岩损伤区分布轮廓图 

Fig. 5 Damage zones for different types of cavern sections 

图6为经过30次循环后不同洞室埋深条件下的洞
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周围岩损伤区分布对比图。由图 6可知，储气库围岩
竖直方向的损伤深度随着洞室埋深的增大而减小；埋

深为 100，150，200 m时损伤单元面积分别为 918.7，
597，473.2 m2。本例情况下，埋深增加 1倍，损伤区
面积减少也约 1倍。其原因是埋深越大，洞室区的地
应力越大，相同内压（10 MPa）对围岩的损伤作用越
小。该结论与文献[15]中的结论一致。因此洞库埋深
的增加有助于减小围岩在运行过程中的损伤程度。 

图 6 循环 30次后损伤区分布轮廓图 

Fig. 6 Distribution of damage zones after 30 cycles 

图 6中埋深为 100 m的损伤区为最低运行压力为
5 MPa时的损伤分布范围。计算表明运行下限压力的
改变对储气库围岩损伤区无影响。运行下限压力为 5，
6，7 MPa时损伤单元总面积都约为 920 m2。 
图 7为损伤变量 D的演化过程线。由图 7可知，

不同计算方案条件下洞顶位置处的 P1（洞壁围岩）和
P3（距离洞壁 5.5 m）测点的损伤变量都呈现出在前 5
次循环内快速增加，之后增长速率趋于平缓的演化规

律。以埋深为 100 m，运行下限压力为 5 MPa的斜墙

式洞型 P1 测点为例，其前 5 次循环损伤变量增加值
占 30次循环后总损伤变量的 54.8%。由于洞顶型式和
宽度基本相同，斜墙式与直墙式在同一测点的损伤变

量随循环次数变化过程线基本重合，罐式截面储气库

在相同位置的损伤变量值显著大于另外两种型式。 
（2）变形参数损伤演化分析 
弹性模量和泊松比是反映岩体变形能力的两个重

要参数。计算结果表明，弹性模量和泊松比损伤区空

间分布与损伤变量空间分布基本一致，故此处不再分

析。 
图 8，9分别为弹性模量和泊松比随循环次数增加

而不断变化过程线。由图可知，所有计算方案中 P1
和 P3 测点位置的弹性模量都随着循环次数的增加而
逐渐减小，而泊松比则随着循环次数的增加而增加。

斜墙式与直墙式在同一测点位置处的弹性模量和泊松

比变化曲线基本一致，而罐式截面围岩中 P1和 P3测
点位置的弹性模量和泊松比损伤程度明显大于斜墙

式，但弹性模量和泊松比在后期循环加载条件下的差

值变化较小。不同洞室埋深或最低运行下限压力条件

下，弹性模量和泊松比差值随着循环次数的增加呈逐

渐增大的趋势。埋深和最低运行压力的增加都可以大幅

度降低围岩的损伤程度。但埋深和最低运行压力的增加

将引起压气储能电站的建设和运行成本的增加。 
（3）典型测点综合分析 
表 6，7分别为第 5个和第 30个充放气循环典型

测点损伤变量及变形参数值。由表可知，洞型、洞室

埋深和运行下限压力都对围岩变形参数损伤影响较显 

 
图 7 损伤变量 D演化过程线 

Fig. 7 Evolution process of damage variable D  

 
图 8 弹性模量演化过程线 

Fig. 8 Evolution process of elastic modulus 
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图 9 泊松比演化过程线 

Fig. 9 Evolution process of Poisson’s ratio  

表 6 第 5次充放气循环后测点损伤变量和变形参数表 

Table 6 Values of damage variables and deformation parameters after 5 cycles 
P1 P3 

影响因素 D E/GPa μ D E/GPa μ 
斜墙式 0.0436 17.215 0.2093 0.0413 17.257 0.2091 
直墙式 0.0434 17.219 0.2093 0.0413 17.260 0.2091 洞型 
大罐式 0.0526 17.052 0.2102 0.0429 17.227 0.2092 
100 m 0.0436 17.215 0.2093 0.0413 17.257 0.2091 
150 m 0.0353 17.365 0.2085 0.0339 17.389 0.2083 洞室埋深 
200 m 0.0338 17.391 0.2083 0.0323 17.419 0.2082 
5 MPa 0.0436 17.215 0.2093 0.0413 17.257 0.2091 
6 MPa 0.0372 17.331 0.2087 0.0350 17.371 0.2084 运行下限压力 
7 MPa 0.0353 17.365 0.2085 0.0329 17.408 0.2082 

表 7 第 30次充放气循环后测点损伤变量和变形参数表 

 Table 7 Values of damage variables and deformation parameters after 30 cycles 
P1 P3 

影响因素 D E/GPa μ D E/GPa μ 
斜墙式 0.0796 16.567 0.2129 0.0782 16.592 0.2128 
直墙式 0.0794 16.571 0.2129 0.0782 16.592 0.2128 洞型 
大罐式 0.0877 16.422 0.2137 0.0813 16.537 0.2131 
100 m 0.0796 16.567 0.2129 0.0782 16.592 0.2128 
150 m 0.0648 16.833 0.2114 0.0640 16.848 0.2113 洞室埋深 
200 m 0.0620 16.885 0.2111 0.0610 16.903 0.2110 
5 MPa 0.0796 16.567 0.2129 0.0782 16.592 0.2128 
6 MPa 0.0675 16.786 0.2117 0.0661 16.811 0.2115 运行下限压力 
7 MPa 0.0638 16.852 0.2113 0.0621 16.882 0.2112 

著，并且随着循环次数的增加，围岩损伤变量值逐渐

增大、变形参数损伤程度越严重。 
罐式截面储气库的损伤区内变形参数损伤程度相

对斜墙式和直墙式更严重，损伤变量值相对更大，斜

墙式与直墙式同一测点的损伤程度基本相同，直墙式

损伤单元面积比斜墙式的大，故在隧道式洞型选择上

推荐斜墙式洞型。 
随着埋深的增加，围岩初始应力值与压缩空气内

压值逐渐靠近，损伤区内围岩变形参数损伤程度逐渐

减轻。埋深为 150，200 m 时损伤变量、弹性模量和
泊松比的差值远小于埋深为 100，150 m 时的差值，
以第 5次充放气循环 P1测点为例，埋深为 150，200 m
时，其差值分别为 0.0015，0.026 GPa和 0.0002，而埋
深为 100，150 m时，其差值分别为 0.0083，0.15 GPa
和 0.0008，比埋深为 150，200 m之间的差值分别大
453.3%，476.9%，300%。 
随着运行下限压力的减小，压力差值逐渐增大，

损伤区内围岩变形参数损伤程度逐渐加重，损伤变量

值逐渐增大。运行下限压力为 6，7 MPa时损伤变量、
弹性模量和泊松比的差值远小于运行下限压力为 5，6 
MPa时的差值；运行下限压力代表的物理意义是电站
运行时的可用压力差，也就是代表着电站可用能量，

故在运行下限压力的选取要综合考虑能量利用率以及

对围岩损伤特性的影响。 

5  结    论 
基于现有岩石热–力–损伤耦合模型，以 FLAC3D

为平台二次开发地下储气库围岩变形参数累积损伤计

算程序，并通过算例验证了程序正确性。基于二次开

发的程序，全面研究了洞型、洞室埋深和运行下限压

力等因素对地下储气库围岩损伤变量和变形参数损伤

演化的影响。主要得到以下 3点结论。 
（1）高内压作用下储气库围岩竖直方向的损伤深

度大于水平方向的损伤深度；不同的储气库截面型式、

洞室埋深和运行下限压力对围岩变形参数损伤的影响

较显著。 
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（2）罐式截面储气库围岩竖直方向的损伤深度以
及损伤区内损伤程度大于斜墙式与直墙式。围岩损伤

变量值以及变形参数损伤范围随着埋深的增加逐渐减

小，损伤程度随着埋深的增加逐渐降低；围岩变形参

数损伤范围几乎不受运行下限压力的影响，损伤程度

随着运行下限压力的增加逐渐降低。 
（3）埋深及最低运行压力相同，储气库截面型式

不同时，储气库围岩损伤区内同一位置测点的变形参

数差值几乎不随着循环次数的增加而发生改变。洞室

埋深和运行下限压力不同时，储气库围岩损伤区内同

一测点位置的变形参数差值随着循环次数的增加而增

大。埋深越浅或运行下限压力越小，围岩损伤区内损

伤变量和变形参数差值越大。 
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高放废物深地质处置库蒙脱土对铀酰的吸附阻滞行为： 
分子模拟研究 
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摘  要：核废料处置库在长期运行过程中，地下水渗流会引起膨润土缓冲层水化学环境改变。运用分子动力学模拟方
法，揭示含蒙脱土的膨润土缓冲材料对放射性核素铀酰的吸附机理及吸附复合物微观结构。模拟得到的复合物结构展

现了铀酰与蒙脱土面的 3 种主要吸附模式：外球吸附、单键内球吸附、双键内球吸附。定量分析了在复杂水化学环境
下 3 种铀酰种态与蒙脱土表面形成的复合物微观结构组成。通过计算复合物与蒙脱土表面的吸附能，发现高价阳离子
和碳酸根离子的存在可以促进铀酰与缓冲材料表面形成稳定吸附。 
关键词：分子动力学；放射性核素；铀酰；阻滞吸附；蒙脱土 
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Radionuclide adsorption mechanism in buffer materials in high-level               
radioactive waste container: MD study 

YANG Wei1, 2, 3, CHEN Ren-peng1, 2, 3, KANG Xin1, 2, 3, Ali Zaoui1 
(1.Key Laboratory of Building Safety and Energy Efficiency of Ministry of Education, Hunan University, Changsha 410082; 2. National 

Center for International Research Collaboration in Building Safety and Environment, Hunan University, Changsha 410082; 3. College of 

Civil Engineering, Hunan University, Changsha 410082, China; 4. University of Lille 1-Science and Technology, Lille 59000, France) 

Abstract: The buffer material plays a decisive role in preventing the radionuclide to enter into the host rock, as it is the last 

defense of engineered barrier system. Under very high groundwater pressure, a large amount of cations percolate through the 

barrier with underground water, resulting in a complicated chemical condition. Molecular dynamics simulation is performed to 

deeply investigate the adsorption mechanism of radionuclide species onto substituted montmorillonite (001) surface in the 

presence of different counterions. MD simulations exhibit three typical adsorption modes: outer-sphere complex, monodentate 

inner-sphere complex and bidentate inner-sphere complex. With the presence of carbonate ions and covalent cations, the U 

atom in uranyl can coordinate with carbonate oxygen in connection with cations to form an intensive adsorption complex with 

MMT surface. The thermodynamic work of adhesion between the complexes and the MMT surface is calculated to evaluate the 

adsorption interaction. The complexes with the carbonate and covalent cation components exhibit a relatively high adhesion 

with the buffer material surface. 

Key words: molecular dynamics; radionuclides; uranyl; adsorption; montmorillonite  

0  引    言 
铀在自然界中最常见最稳定的形式是铀酰离子

2
2UO + 。它具有较高的迁移性，极易与有机、无机物

质络合。因此安全处置含铀高放核废物是完整核燃料

循环中的一个极其重要的环节[1]。中国高放废物深地质

最终处置方案为多重屏障系统的深地质处置模式[2]，缓

冲/回填材料是高放废物深地质处置库多重屏障系统

中最后一层工程屏障。富含蒙脱土的膨润土因其优良

的遇水膨胀性、吸附性、低渗透性及力学特性等，成

为国内外普遍认可的工程缓冲/回填材料。处置库围岩
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中的地下水在 500～1000 m深度高压水流作用下会向
缓冲材料发生渗流，使得缓冲层在一定时间内吸水达

到饱和状态。地下水中大量存在的阳离子、碳酸根等

离子随水流渗入处置库改变缓冲层的水化学环境。因

此，研究核废料处置库地下水环境下缓冲材料对放射

性核素铀酰的吸附及阻滞行为，对高放废物地质处置

的安全评价及设计具有重要意义。 
近年来国内外学者采用时间分辨激光诱导荧光光

谱 [3-4]（TRLFS）、扩展的 X 射线吸收精细结构 [5-6]

（EXAFS）、批式试验[7]（batch experiment）等手段，
从宏观介观水平探究了铀酰离子在黏土表面的吸附机

理。Reeder 等[8]探明了吸附在蒙脱土上的铀为正六价

氧化物形态。Pabalan等[9]的研究表明，溶液酸碱性对

铀酰的吸附产生显著影响。然而，高放废物深地质处

置库中水–化学环境的复杂性、放射性核素衰变放射有
毒物质的危害性使得试验验证核素在缓冲材料中的吸

附行为难度非常大。 
分子模拟技术可以实现核素与含水黏土的相互

作用的模拟，并能够在原子层面直观呈现核素与黏土、

水及各种粒子之间的反应复合物形态。湖南大学岩土

分子模拟方法研究组系统构建了基于分子模拟技术的

土基本行为研究框架[10-13]。国内外学者采用分子动力

学模拟手段研究核素与黏土矿物相互作用, 如带缺陷
的高岭土基面对铀酰离子的吸附[11]，温度对叶腊石吸

附铀酰行为影响[14]。Greathouse等[15]模拟了蒙脱土对

铀酰离子的吸附作用，研究结果从原子层面验证了部

分试验结果，表明黏土对放射性核素吸附作用随着 PH 
的升高而降低。Kerisit等[16]对碳酸铀酰在铝硅酸盐表

面的吸附能力进行了研究，通过模拟得到了最易吸附

在黏土表面的铀酰种态。上述模拟结果与试验测量值

吻合较好，说明分子动力学模拟方法有效性。 
本文采用分子动力学方法，从微观层面揭示核废

料处置库中缓冲层材料对铀酰的吸附阻滞作用，计算

得出在特定条件下铀酰出现的种态。研究结果可为铀

在地下水环境影响下，在缓冲材料中的吸附特征提供

基础数据，为试验室开展铀的种态分析提供参考，并

对吸附形成复合物稳定性提供评估依据。 

1  模型描述与力学参数 
膨润土是蒙脱土矿物达到可利用含量的黏土。因

此，蒙脱土的物理化学性质对膨润土性质起决定性作

用。由于类质同象替代现象，蒙脱土具有较高的离子

交换能力和吸附能力，可以有效吸附核素以达到阻滞

核素迁移的作用。本文选用国内外广泛研究的

Wyoming[17]型蒙脱土作为吸附模型主体，其化学结构

式为M0.75/0.325(Si7.75Al0.25)(Al3.5Mg0.5)O20(OH)4。本文考

虑了北山地下水中含量较多的阳离子如 Na+、K+、Cs+、

Ba2+、Pb2+、Ca2+、Zn2+，以及碳酸根离子和氯离子。

模拟采用的蒙脱土超晶胞体由 800个单晶胞组成，黏
土片层共含有 32600个原子数，共含有-600 e的电量。
如图 1所示黏土与铀酰溶液的反应模型中，上下各两
层蒙脱土片形成高度为 5.3 nm的孔隙，孔隙的体积约
为 515.9 nm3。孔隙中铀酰离子的浓度为 0.05 mol/L，
水的密度为 1 g/cm。因此，孔隙溶液中共含有约 17256
个水分子，及 15个铀酰离子，图 1中蓝色和粉色原子
组成了铀酰离子，红色和白色原子组成了水分子。模

型在 x，y方向的尺寸为 21 nm×18 nm。 
模拟采用三维周期性边界条件进行几何优化。层

间域中的阳离子和水分子可以自由移动，蒙脱土片层

可沿垂直于晶体层方向移动达到最佳层间距离。分子

力学几何优化采用 Gaussian算法，收敛标准为最大受
力小于 0.00045 GPa，方均根受力小于 0.0003 kJ·mol-1，

最大位移小于 0.0018 Å，方均根位移小于 0.0012 Å，
当这 4个标准都满足了，模型结构顺利收敛。库仑静
电力选择 Ewald 求和法计算，精度设置为 1.0×10-5 

kcal·mol-1。范德华力的计算选用 Lennard-Jone算法，
截断距离设置为 10 Å。分子动力学模拟采用LAMMPS
程序，模拟时间为 3 ns，时间步长为 0.5 fs，模拟体系
固定粒子数、压强和温度，即等温等压系综（NPT），
温度控制方法为 Nose-Hoover，压力控制方法为
Berendsen，模拟中前 1 ns用于系统平衡，之后进行 2 
ns动力学模拟用于统计系统的结构和动力学性质。 

 

图 1 蒙脱土-铀酰溶液相互作用结构初始图 

Fig. 1 Initial model for montmorillonite-uranyl solution interaction 

铀酰离子在溶液中的微观构型由模拟计算得到。

如图 2（a）所示将一定数量水分子和单个铀酰离子放
置模拟盒中，在常温常压条件下进行模拟，计算结果

显示水分子中的氧原子在铀酰赤道面上向铀原子进行

配位，最终得到含 5个水分子的五角双锥多面体结构
[UO2(H2O)5]2+（图 2（b））。测得铀酰中铀（U）原
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子与水分子中氧原子（Ow）间的平均配位键长为 2.539 
Å。这与光谱学试验所测得的结果非常吻合[18]，表明

本文采用的力场参数对于水合铀酰离子构象的描述是

可行的。本文研究考虑碳酸根离子及氯离子是地下水

中常见离子且易与锕系元素结合，将分别模拟铀酰离

子[UO2]2+、碳酸铀酰 UO2CO3及铀酰氯 UO2Cl2溶液

与蒙脱土层的吸附反应。  

 

图 2 铀酰离子水化前及水化后的模型结构图 

Fig. 2 Snapshots of the Uranyl and hydrated uranyl structure  

分子动力学模拟使用 LAMMPS（大规模原子分子
并行模拟器）并采用 CLAYFF[19]力场参数，该力场最

显著的优点是采用了更为合理的、由密度泛函方法计

算的部分原子电荷来代替完全原子电荷，以适应电荷

平衡法，避免产生过大静电电势。CLAYFF根据同一
种元素所处的不同位置而区分为不同类型例如，四面

体内的铝元素与八面体内的铝元素所含的电荷量及相

关力场参数是不一样的（表 1）。模拟过程中，所有
原子被看成带点电荷的刚性粒子。CLAYFF力场中库
仑力占据主导作用，同时考虑了离子间范德华力、OH
键伸缩及 H-O-H键角弯曲振动，其总能量表达式为 

2 2
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4
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式中  第一项为库仑作用势能，e为电子电荷，qi和

qj分别是原子 i和原子 j的电荷，rij为它们之间的距离；

第二项为通过 Lennard-Jones势能公式计算的范德华
势能， ijε 为势阱深度， ijσ 为势能为 0时的原子间的距
离，不同种类原子间范德华作用力的 Lennard-Jones
势能参数可以通过计算公式得到 

1 ( )
2ij i jσ σ σ= +   ，           (2) 

      ij i jε ε ε=   ；               (3) 

第三项和第四项分别为键伸缩势能和角弯曲势能项，

k1和 k2为弹力常数， ijr 为原子间的平衡键长， ijkθ 为

原子 i，j，k间的平衡角度。 
铀酰离子的势能参数（表 2）来自于Guilbaud等[20]

的工作，其中 U-O平衡键长为 1.8 Å，O-U-O平衡角

度为 180°。铀酰离子中铀的部分原子电荷为+2.5e，
与第一性原理结果得到的+2.8e 有轻微的改动。铀酰
离子中的氧的部分原子电荷为-0.25e，因此铀酰离子
含有+2价电荷。碳酸根离子的参数来自于 Greathouse
等 [21]的工作，碳酸根离子中碳的部分原子电荷为

+0.43e，氧原子的部分原子电荷为-0.81e，这些数据都
被充分证明了其合理性[22-23]，已成功运用于铀酰络合

物模拟研究领域。表 1为蒙脱土、SPC/E水及铀酰中
各原子的电荷及 LJ 势能参数。表 2为 SPC/E水、铀
酰和碳酸根中相关键长及键角参数。 
表 1 水、蒙脱土、SPC/E水及铀酰种态中各原子电荷及 

CLAYFF力场范德华势能参数 

Table 1 Charges and ClayFF force field parameters for water,  

.cations, montmorillonite and radionuclides 
原子 
符号 

表示 
内容 

电荷/e 
ε  

/(kcal·mol-1) 
σ /Å 

Hw 水中的氢 0.4100 0 0 
Ow 水中的氧 -0.8200 0.1554 3.1655 
h 土中羟基的氢 0.4250 0 0 
oh 土中羟基的氧 -0.9500 0.1554 3.1655 

ob 土中桥接四面体片硅
和八面体片铝的氧 

-1.0500 0.1554 3.1655 

obos 
土中桥接四面体片硅

和八面体中同质替换

镁的氧 
-1.1808 0.1554 3.1655 

obts 
土中桥接四面体片中

同质替换铝和八面体

铝的氧 
-1.1688 0.1554 3.1655 

obss 
土桥接四面体片中同

质替换铝和八面体中

同质替换镁的氧 
-1.2996 0.1554 3.1655 

ohs 土连接同质替代原子
羟基中的氧 

-1.0808 0.1554 3.1655 

st 蒙脱土四面体片中硅 2.1000 1.8405×10-6 3.3020 
ao 土八面体片中铝 1.5750 1.3298×10-6 4.2712 
at 土四面体片中铝 1.5750 1.8405×10-6 3.3020 

mgo 土八面体片中镁 1.3600 9.0298×10-6 5.2643 

mgh 土八面体片中与羟基
相连的镁 

1.0500 9.0298×10-6 5.2643 

Na 层间阳离子钠 1.0 0.1301 2.3500 
K 层间阳离子钾 1.0 0.1000 3.3340 
Cs 层间阳离子铯 1.0 0.1000 3.8310 
Ba 层间阳离子钡 2.0 0.0470 3.8166 
Pb 层间阳离子铅 2.0 0.6650 3.4103 
Ca 层间阳离子钙 2.0 0.1000 2.8719 
Zn 层间阳离子锌 2.0 0.6650 2.1933 
Cl 氯离子 -1.0 0.1001 4.3999 
U 铀酰中的釉 2.5 0.4991 2.8221 
O 铀酰中的氧 -0.25 0.1554 3.1655 
C 碳酸根中的碳 0.43 0.0565 2.7570 
Oc 碳酸根中的氧气 -0.81 0.1610 3.0330 
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表 2 水、铀酰及酸根离子的电荷、键长及键角参数 

Table 2 Charges, bond and angle parameters for water, uranyl and  

carbonate ions 
键类型 

原子 i 原子 j 
k1/(kcal·mol-1·Å-2) 0

ijr /Å 

Ow 554.1349 1.0000 
U 554.1349 1.8000 
C 

Hw 
O 
Oc 652.0000 1.2500 

键角类型 
原子 i 原子 j 原子 k 

k2/(kcal·mol-1·Å-2) 0
ijkθ /deg 

Hw Ow Hw  45.769 109.47 
U O U 150.000 180.00 
Oc C Oc  80.000 126.00 

2  模拟结果与讨论 
2.1  吸附结构性质 

图 3（b）展示了 0.05 mol/L浓度的铀酰溶液与蒙
脱土表面模拟反应结果。图 3（a）模拟前的快照显示
铀酰离子在水中呈随机分布状态，模拟后发现铀酰离

子重新分布，并且有部分紧紧吸附于土层表面（图 3
（b））。图 3（c）对比了模拟前后溶液中 U的原子密
度图。横坐标为模拟结构的垂直坐标，纵坐标为 U的
原子密度。图 3（c）上图为模拟前铀酰离子在孔隙中
的分布情况，可以看出铀酰离子在孔隙溶液中随机分

布，模拟后受同质替换产生的负电荷吸引铀酰离子游

向两端土层表面，铀的原子密度峰值向靠近土层分布。 

 

图 3 铀酰溶液与蒙脱土片层结构 

Fig. 3 Uranyl solution and clay layers  

为了清晰直观地呈现固/液界面的吸附反应，图4
中将蒙脱土孔隙中自由扩散的水分子隐藏，蒙脱土只

显示表面Si-Os层。分析吸附复合物快照可以得出3种

典型吸附结构：双键内球吸附、单键内球吸附及外球

吸附。模拟过程中，铀酰离子受范德华引力及静电力

逐渐向蒙脱土表面靠近。当铀酰离子被吸附于硅氧四

面体层中Si→Al同质替换位置时，同质替换负电荷电
位吸引铀酰离子，产生配位竞争破坏U-Ow配位键而与
蒙脱土表面氧原子形成新的U-Os配位键，即内球吸附
复合物。当铀酰离子吸附位置离蒙脱土表面电荷缺陷

位置较远时，铀酰轴O-U-O垂直蒙脱土表面进行吸附，
五个水分子配位保持稳定形成外球复合物（图4）。吸
附过程中铀酰离子之间不发生相互作用，图4中黄色原
子为可交换阳离子，阳离子被稳定吸附于土层的硅氧六

边形正中央位置，对铀酰吸附复合物结构不产生影响。 

图 4 铀酰离子与蒙脱土表面形成的典型复合物结构示意图，包 

.含三中典型吸附：外球、单键内球及双键内球 

Fig. 4 Snapshot of representative adsorption complexes including  

   .three typical adsorptions: outer-sphere, mono-dentate and  

bidentate inner-sphere complex 

当加入碳酸根离子或者氯离子时，吸附情况变得

复杂多样。图5展示了在碳酸根离子及氯离子存在情况
下吸附的典型复合物形态。总体而言，铀酰与蒙脱土

表面配位形式与前文分析一致，形成3种吸附复合物形
式：外球复合物、单键内球复合物以及双键内球复合

物。碳酸根离子具有较高活性，碳酸根中氧原子能够

替代铀酰–水分子配位形成2～3个U-Oc配位。图5（a）
中铀酰离子未与蒙脱土表面产生配位，可看作范德华

引力作用下的物理吸附反应即外球吸附，碳酸根桥接

两个铀酰离子同时吸附可交换阳离子形成聚合物。如

图5（b）所示吸附复合物[Pb2(UO2)2(H20)3(CO3)2(Os)2]4+，

蒙脱土表面两个氧原子配位Os替代两个U-Ow配位形
成内球复合物，同时碳酸根离子中的氧原子Oc配位代
替4个水分子配位与U原子形成了4个U-Oc配位键，共
形成了6个新配位键。在本文的模拟中，铀酰离子的平
均配位数为5～6之间，这与前人研究得到的铀酰配位
数结果相符[24]。碳酸根的强活性使之可以桥接铀酰离

子及阳离子形成大分子聚合体。图5（c）展示氯离子
存在下的吸附反应，铀酰氯中的氯离子可以取代U-Ow
配位在铀酰赤道面上进行U-Cl配位，且氯离子可以吸
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附临近的阳离子。与碳酸根离子相似，氯离子可以桥

接两个铀酰离子形成聚合体，但由于氯离子的弱电荷

性，形成铀酰离子聚合体的概率较低。 

图 5 碳酸根及氯离子分别存在下，蒙脱土吸附形成的典型铀酰 

复合物结构示意图 

Fig. 5 Snapshot of optimized adsorption uranyl complexes on  

     MMT (001) surface with presence of carbonate and chlorite 

通过分析铀酰中U原子与配位原子间的径向分布
函数（RDFs）（图6），可以得到U原子与各配位原
子间的平均键长，从而直观的评价铀酰与各配位原子

间的连接强度。当水溶液中的铀酰种态为

[UO2(H20)5]2+时，U原子能够与水分子中的氧原子Ow
及蒙脱土表面的氧原子Os进行配位，形成含5个配位数
的铀酰吸附复合物。RDFs分析结果显示U-Ow和U-Os
的平均键长分别为2.511Å和2.504Å。由于这两个值差
距微小，因此图6中对应的径向分布函数线（点虚线）
为单峰曲线。当水溶液中的铀酰种态为UO2(H2O)5CO3

时，碳酸根与铀酰之间存在较强相互作用[25]，铀酰离

子中的U原子可与水分子中的氧原子Ow、蒙脱土表面
的氧原子Os以及碳酸根中的氧原子Oc进行配位。U与
配位原子间的径向分布函数曲线（长虚线）呈现双峰

特征，曲线的峰值分别对应U-Ow（Os）与U-Oc的平
均键长，其值分别为2.526（2.582）Å及2.361 Å。当铀
酰种态为UO2(H2O)5Cl2时，铀酰离子可以形成U-Ow、
U-Os及U-Cl三种配位键，对应平均键长分别为   
2.518 Å，2.542 Å，2.927 Å。造成铀酰氯与配位原子
径向分布函数呈现双峰特征（图6实线）。 
在铀酰的所有配位键中，U-Oc的平均配位键长最

短仅为2.361 Å，表明两者间作用力较强。在强静电作
用力下，碳酸根离子可以桥接铀酰及阳离子形成结构

紧密的大分子聚合物。达到限制铀酰扩散的作用。因

此，碳酸根的存在对铀酰离子的吸附有着较大影响。 

 
图 6 铀酰在不同种态中与蒙脱土表面吸附形成复合物中铀 

原子与配位原子间的径向分布函数 

Fig. 6 Plot of U-ligand RDFs in presence of carbonate and chlorite 

2.2  阳离子对吸附的影响 

正价阳离子无法直接影响铀酰与蒙脱土间的吸

附。但当水溶液中存在碳酸根离子或者氯离子时，阳

离子通过阴阳离子的相互作用参与吸附行为。如图6
中示例，两个铀酰离子通过碳酸根离子桥接形成二聚

合体，同时碳酸根吸附了阳离子形成大型复合物。对

复合物离子径向分布函数进行了分析，并得出阳离子

与Oc间的键长按Cs+>Pb2+>K+>Ba2+>Ca2+>Na+>Zn2+顺

序递减，键长为（1.992～2.844）Å。阳离子与Cl-离子

间的化学键长按Cs+>Pb2+>K+>Ba2+>Na+>Zn2+>Ca2+顺

序递减，键长范围在（2.368～3.390）Å；值得注意的
是，二价阳离子与阴离子间产生较短化学键，但是铅

和钡是例外。这是由于铅和钡都是重金属，研究表明

重金属在黏土中的吸附主要为化学吸附，吸附后紧贴

于黏土而较难通过离子交换而释放[26]，因此，黏土对

重金属的强吸附力削弱了阴离子的吸附作用。 
2.3  吸附能 

为探究并直观地评价蒙脱土对铀酰离子的吸附能

力大小，本文计算了吸附复合物与蒙脱土表面间的吸

附能，计算公式如下： 
U MMT total( )

2A
E E EW

A
+ −

=   。      (4) 

式中  EU为铀酰种态个体总能量，研究中涵盖了 3种
铀酰种态：水合铀酰离子[UO2(H2O)5]2+，水合碳酸铀

酰 UO2(H2O)5CO3 及水合铀酰氯离 UO2(H2O)5Cl2；

EMMT为优化后的蒙脱土晶层的总能量；Etotal为吸附反

应后体系的总能量；A 为吸附复合物与蒙脱土表面的
范德华接触面积，即复合物采用范德华半径垂直投影

至蒙脱土表面所得面积。 
部分具有代表性的复合物化学结构式及相关参数

列于表 3中。通过分析发现铀酰与蒙脱土表面的吸附
能大小受 3个因素影响：①复合物与蒙脱土表面成键
个数：外球复合物为物理吸附没有产生 U-Os键，其
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表 3 单个铀酰种态分子与蒙脱土表面吸附产生典型吸附复合物的分子结构特征、范德华接触面积及吸附能 

Table 3 Complex parameters, Van der Waals contact area and work of adhesion of single radionuclide adsorbed on MMT surface in  

presence of different cations 
铀酰种态 复合物分子结构 U-Os个数 U-Oc个数 A/Å2 吸附能/(J·m-2) 

[UO2(H2O)5]2+   56.681 0.852 
[UO2(H2O)4(Os)]2+ 1  30.067 1.259 [UO2(H2O)5]2+ 
[UO2(H2O)3(Os)2]2+ 2  25.942 1.861 

[Na2UO2(H2O)3Cl2]2+   39.858 0.610 
[NaUO2(H2O)4Cl]2+   31.063 1.119 [UO2(H2O)5Cl2] 

[NaUO2(H2O)3(Os)2Cl]2+ 2  38.722 0.718 
[CsUO2(H2O)2CO3(Os)]+ 1 2 38.722 1.172 
[BaUO2(H2O)CO3(Os)] 2+ 1 3 31.691 1.502 
[CaUO2(H2O)2CO3(Os)] 2+ 1 2 33.586 2.348 [UO2(H2O)5CO3] 

[ZnUO2(H2O)2CO3]2+  1 38.849 1.851 

吸附能较小为 0.852 J/m²。单键内球复合物为化学吸
附，铀酰离子与蒙脱土表面氧原子层产生一个 U-Os
键，计算得到其吸附能约为 1.259 J/m²。双键内球复合
物的吸附能为 1.861 J/m²。因此，可以推断铀酰离子与
蒙脱土表面氧原子层间的成键个数是两者间吸附能强

弱的重要影响指标。②吸附复合物的结构组成：吸附

复合物通常由铀酰离子、阳离子、阴离子、水分子及

蒙脱土表面组成，吸附作用的强弱受静电影响较大。

当复合物中存在高价阳离子（Zn2+、Ca2+、Ba2+等）及

高价阴离子碳酸根时，强静电作用使得复合物结构紧

密吸附于蒙脱土表面。因此，水合碳酸铀酰吸附复合

物与蒙脱土表面的吸附能（1.172～2.348 J/m²）普遍大
于水合铀酰氯吸附复合物与蒙脱土表面的吸附能

（0.61～1.119 J/m²）（表 3）。对于同一种铀酰种态的
吸附而言，以水合碳酸铀酰为例，阳离子与碳酸根离

子的作用强弱影响了吸附的强弱。以表 3 中
[CsUO2(H2O)2CO3(Os)]+、 [BaUO2(H2O)CO3(Os)]2+及

[CaUO2(H2O)2CO3(Os)]2+三种吸附复合物为例，他们与

蒙脱土表面都产生了单键内球吸附，化学结构也十分

相似，但是吸附能的计算结果分别为 1.172，1.502，
2.348 J/m²。对这 3种复合物结构进行分析发现，吸附
能的差异在于复合物中阳离子种类不同。前文 2.2 节
对阴阳离子间的离子键强弱进行了排序，阳离子–碳酸
根离子键键长按 Cs+>Pb2+>K+>Ba2+>Ca2+>Na+>Zn2+顺

序缩短，键能则按反方向顺序增强。按上述规律可知，

阳离子–碳酸根离子键能按 Cs+<Ba2+<Ca2+的顺序增

强，因此对应得到的吸附也按此顺序增大。③范德华

接触面积：吸附能计算公式（公式（4））表明，吸附
能与范德华接触面积成反比。以水合铀酰氯与 Na 基
蒙脱土形成的两种吸附复合物[Na2UO2(H2O)3Cl2]2+与

[NaUO2(H2O)4Cl]2+为例，两种复合物中阳离子种类相

同，并且吸附形式都为外球复合物，它们与蒙脱土表

面的范德华接触面积分别为 39.858 Å2，31.063 Å2。吸

附能计算结果显示，对于这两种相似结构的吸附复合

物，较小范德华接触面积的复合物得到的吸附能较大

为 1.119 J/m²，而拥有较大范德华接触面积的复合物的
吸附能为 0.610 J/m²。 

3  结    论 
本文基于分子动力学模拟方法从原子层面探究了

地下水化学环境下蒙脱土与放射性核素铀酰的吸附反

应，定量分析了吸附复合物的微观分子结构。讨论了孔

隙水溶液中离子种类对吸附的影响，并对吸附复合物的

吸附能力强弱情况进行了评估。得到了以下 4点结论。 
（1）得到 3种典型吸附形式：外球吸附、单键内

球吸附、双键内球吸附。其中外球吸附形式为静电作

用下的物理吸附形式，此种吸附形式不稳定，在扩散

作用下易脱离蒙脱土表面重新进入孔隙水中。内球吸

附为化学吸附，铀酰与蒙脱土表面的氧原子形成了化

学配位键，产生了较强阻滞作用。 
（2）模拟得到铀酰离子在水溶液中含 5个水分子

配位的五角双锥多面体结构[UO2(H2O)5]2+，平均配位

键长为 2.539 Å。铀原子与各种配位原子间键长按
U-Cl->U-Ow=U-Os>U-Oc顺序降低。 
（3）定量分析了吸附复合物的微观结构。碳酸根

的强活性使之可以直接桥接铀酰离子形成聚合体，或

连接铀酰离子及阳离子形成较大分子聚合体，从而达

到限制铀酰扩散的作用。 
（4）复合物吸附强弱的影响因素主要有三点：铀

酰离子与蒙脱土表面的吸附形式、吸附复合物的结构

组成及与蒙脱土表面的范德华接触面积。 
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悬浮长芯劲性搅拌桩复合地基固结解析解 
杨  涛
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，戴基彤
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(1. 上海理工大学土木系，上海 200093；2. 上海市政工程设计研究总院( 集团) 有限公司，上海 200092) 

摘  要：推导出瞬时加荷情况下悬浮长芯劲性搅拌桩复合地基的固结方程和相应的定解条件，利用三层地基一维固结
理论，建立了相应的固结解析解，包括桩间土和下卧层土中超静孔隙水压力解答和复合地基整体平均固结度解答。通

过固结速率解析解与有限元数值解的比较，证明了解析解的合理性。利用解析解进行复合地基固结速率影响因素分析，

研究了悬浮长芯劲性搅拌桩复合地基的固结性状。结果表明：悬浮长芯劲性搅拌桩复合地基的固结速率主要受桩的贯

入比和下卧层刚度的影响。复合地基的固结速率随桩的贯入比和下卧层土压缩模量的增加而增大。搅拌桩壳长度、厚

度和刚度以及芯桩截面含心率的变化对复合地基固结速率没有影响。增加芯桩的压缩模量只会使固结前期复合地基的

固结速率略微减小，不会影响固结后期复合地基的固结速率。 
关键词：长芯劲性搅拌桩；复合地基；固结；解析解；含芯率 
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Analytical solutions for consolidation of a composite ground with floating                
stiffened deep cement mixing columns with long core piles 

YANG Tao1, DAI Ji-tong1, WANG Heng-dong2 
(1. Department of Civil Engineering, University of Shanghai for Science and Technology, Shanghai 200093, China; 2. Shanghai Municipal 

Engineering Design Institute ( Group) Co., Ltd., Shanghai 200092, China ) 

Abstract: The consolidation equations and the corresponding solution conditions of the composite ground with floating 

stiffened deep cement mixing (SDCM) columns with long core piles are derived under an instant loading. On the basis of 

one-dimensional consolidation theory of a third-layer soil ground, the corresponding analytical consolidation solutions are 

developed, including the average excess pore water pressures within the surrounding soil and underlying soil and the overall 

average degree of consolidation of the composite ground. The correctness and accuracy of the proposed analytical solutions are 

verified by comparison of the consolidation rates by the proposed analytical solution and the FEM. Some main factors are 

analyzed to investigate the consolidation behavior of this type of composite ground using the proposed analytical solution. The 

results show that the consolidation rate of the composite ground depends mainly on the penetration ratio of the SDCM columns 

with long core piles and the stiffness of the underlying soil. It increases with increasing penetration ratio of the pile and the 

constrained modulus of the underlying soil. The variations in the length, thickness and stiffness of the deep cement mixing 

(DCM) column sockets as well as the area core ratio of the concrete core piles have little effect on the consolidation rate of the 

composite ground. An increase in the modulus of the core pile decreases slightly the consolidation rate of the composite ground 

at the early stage of consolidation process, and it affects insignificantly the consolidation rate at the later stage of consolidation.  

Key words: SDCM column with long core pile; composite ground; consolidation; analytical solution; area core ratio  

0  引    言 
劲性水泥搅拌桩（SDCM column）也称“混凝土

芯搅拌桩”，是一种由水泥搅拌桩(DCM column)壳和
中心处较小面积预制混凝土芯桩组成的复合材料桩。

按照芯桩与DCM桩壳二者长度间的相对关系，SDCM
桩分为 3种类型：芯桩长度小于 DCM桩壳长度的短
芯 SDCM 桩、芯桩长度等于 DCM 桩壳长度的等芯

SDCM 桩和芯桩长度大于 DCM 桩壳长度的长芯

SDCM桩。较之传统的 DCM桩，SDCM桩的竖向和
水平向承载力高，沉降控制效果好。它既可作为桩基

础，也可作为复合地基的竖向增强体，在国内外都得

到了大量应用[1-2]。 
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很多学者通过室内外试验和数值模拟等方法，从

承载力、荷载传递机制和控沉效果等方面对短芯

SDCM 桩和短芯 SDCM 桩复合地基进行了较为系统

的研究。凌光荣等[3]、董平等[4]和吴迈等[5]通过现场单

桩载荷试验研究了 SDCM桩的轴向承载特性。试验发
现，芯桩的插入使搅拌桩桩侧摩阻力充分发挥，SDCM
桩的竖向承载力可高于混凝土灌注桩。Voottipruex等[6]

采用三维有限元法研究了芯桩长度和截面积等因素对

SDCM桩竖向和水平向承载力、芯桩轴力和弯矩分布
的影响。吴迈等[7]、丁永君等[8]和顾士坦等[9]采用理论

分析和现场实测芯桩桩身应力的方法研究了 SDCM
桩的荷载传递特性。Wonglert 等[10-11]基于室内模型试

验成果，提出短芯 SDCM桩有土体破坏、芯桩底部破
坏和搅拌桩壳顶部破坏 3种破坏模式，研究了芯桩长
度和搅拌桩壳强度对悬浮 SDCM 桩竖向承载力和破

坏模式的影响。Wang 等[12]通过现场荷载板试验，比

较了刚性基础下 SDCM桩复合地基与DCM桩复合地
基的竖向承载力。Voottipruex等[13]和Wang等[14]进行

了路堤下 SDCM桩复合地基现场试验，比较了柔性基
础下 SDCM桩复合地基与DCM桩复合地基的沉降控
制效果。叶观宝等[15-16]提出了悬浮 SDCM桩复合地基
桩–土应力比和沉降的计算方法。杨涛等[17]建立了端

承短芯 SDCM桩复合地基的固结计算模型。 
近年来，随着长芯 SDCM桩在中国的逐渐应用，

其承载机理和设计理论的研究开始受到学术界的关

注。陈华顺等[18]和程博华[19]分别提出了长芯 SDCM桩
桩侧摩阻力和竖向承载力的计算方法。杨涛等[20]给出

了端承长芯 SDCM 桩复合地基固结解析解，但该解答
无法用于分析悬浮长芯SDCM桩复合地基的固结问题。
有鉴于此，本文研究悬浮长芯 SDCM 桩复合地基的固
结计算方法，分析悬浮长芯 SDCM 桩复合地基的固结
特性，进一步完善 SDCM桩复合地基的固结计算理论。 

1  固结模型与基本假定 
1.1  轴对称固结模型 

图1给出悬浮长芯SDCM桩复合地基轴对称固结
模型，r和 z分别是径向和竖向坐标。re为一根 SDCM
桩的影响区半径，可由桩的间距和布桩方式计算得到。

水泥搅拌桩壳外半径和长度分别为 rp和 Lp=H1，上部

SDCM桩的置换率为 m（m=(rp/re)2），压缩模量为 Ep。

芯桩打穿水泥搅拌桩壳，其半径和长度分别为 rsp 和

Lsp（Lsp=H1+H2），压缩模量为 Esp。芯桩的截面含芯

率为 ρ（ρ=(rsp/rp)2）。根据水泥搅拌桩壳和芯桩的长度

将复合地基加固区分为Ⅰ和Ⅱ二部分，加固区Ⅰ内桩

间土的厚度、渗透系数、固结系数和压缩模量分别为

H1，kv1，cv1，Es1，加固区Ⅱ内桩间土的厚度、渗透系

数、固结系数和压缩模量分别为 H2，kv2，cv2，Es2。

下卧层土厚度、渗透系数、固结系数和压缩模量分别

为 H3，kv3，cv3，Es3。复合地基总厚度 H= H1+H2+H3。 

图 1 复合地基固结模型 

Fig. 1 Consolidation model for composite ground  

1.2  基本假定 

本文公式推导采用如下假定：①地基土完全饱

和，水的流动符合 Darcy定律；②搅拌桩壳不排水；
③芯桩桩端以下的下卧层土和搅拌桩壳以下芯桩桩端

以上的土仅发生径向渗流；④芯桩与搅拌桩壳间无相

对滑移，加固区中任意深度处的桩和土的竖向应变相

等；⑤大面积均布荷载 p瞬时施加，在待加固地基中
引起的竖向附加应力沿深度均布；⑥土的渗透系数和

压缩模量不随固结而变化。 

2  固结方程与定解条件 
2.1  固结方程 

基于前述基本假定，参考杨涛等[20-21]的研究，可

得到荷载 p瞬时施加情况下悬浮长芯SDCM桩复合地
基得固结方程如下： 

2
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式中  s1u ， s2u ， s3u 分别为加固区Ⅰ、Ⅱ中桩间土和
下卧层土中任意深度 z 处的平均超静孔隙水压力；
cv1e，cv2e，cv3e分别为考虑劲性桩和芯桩影响的加固区
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Ⅰ、Ⅱ中桩间土和下卧层土的等效竖向固结系数。 
2.2  定解条件 

（1）边界条件  
考虑复合地基上边界排水、下边界不排水的单面

排水情况，边界条件如下： 
s10 0z u= =，   ，            (5) 

s3 0
uz H
z

∂
= =

∂
，   。    .       (6) 

（2）孔压和水流连续性条件 
考虑到 s1(1 m )u− 和 s2(1 )mρ u− 分别为加固区Ⅰ和

加固区Ⅱ内任意深度处的平均孔压，可得加固区Ⅰ与

加固区Ⅱ分界面处、加固区Ⅱ与下卧层分界面处孔压

和水流连续性条件如下： 
z=H1时，  

s1 s2(1 ) (1 )m u m uρ− = −   ，        (7) 

s1 s2
v1 v2(1 ) (1 )

u um k m k
z z

ρ
∂ ∂

− = −
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z=H1+H2时， 
  s2 s3(1 )m u uρ− =   ，           (9) 

s2 s3
v2 v3(1 )
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z z

ρ
∂ ∂
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  。      (10) 

（3）初始条件 
荷载施加的瞬时，桩间土和下卧层土中没有竖向变

形。参照杨涛等[20-21]的研究，容易写出如下初始条件： 

s1( ,0)
1
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s3 ( ,0)u z p=   。               (13) 

3  固结解析解 
3.1  方程与定解条件的函数变换 

为便于求解，进行如下函数变换： 
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ρ
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              (14) 

显然， s1û 和 s2û 分别是复合地基上、下加固区任
意深度处的平均超静孔隙水压力。将式（14）代入固
结控制方程式（1）和定解条件式（5）～（13），则变
换后的复合地基固结控制方程和求解条件如下： 
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s1 s2 s3ˆ ˆ ˆ( ) ( ) ( )u z u z u z p= = =,0 ,0 ,0  。 (20) 
3.2  固结解析解 

显然，式（15），（16）～（20）分别是瞬时荷载
p 作用在由复合地基上、下加固区复合土和下卧层土
组成的三层土系统固结问题的固结方程和定解条件。

与瞬时荷载 p作用下的三层天然地基固结问题相比，
只是各层天然地基土的固结系数 cv1，cv2和 cv3分别被

cv1e，cv2e和 cv3e代替而已。设三层土系统中土层 i 的
渗透系数为 kvi(i=1， 2， 3)，则其压缩模量为
Esie=cvierw/kvi (i=1，2，3）。 

为使计算公式得以简化，定义 5个无量纲参数： 

v s1e

v1 s e 1

1 1

; ; ; ( 1 2,3)

                                ( 2,3)

i i i
i i i i

i i

i i
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i i
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a bd i
a b
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− −


= = = = = 



= = 


 ， ；

。

(21) 

根据谢康和[22]的研究，容易得到： 
（1）各加固区和下卧层的平均超静孔压 
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

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，

  

(22) 
2

v1e v1e 1/T c t H=   。                (23) 

（2）桩间土和下卧层土的平均孔压 
将式（14）代入式（22），可得悬浮长芯 SDCM

桩复合地基上、下部加固区中桩间土和下卧层土平均

超静孔隙水压力： 
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2 3 3

3 3 2 2 2 3 3
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[sin(2 )( ) ]

m
m
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μ c d μ c F μ c D

λ
λ λ
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2 2 2 2 2sin( )cos( ) cos( )sin( )m m m m mA μ c d μ cλ λ λ λ= + ，(26) 
2 2 2 2 2sin(2 c ) sin(2 )cos( )m m m m mD μ E d μ cλ λ λ= − ，(27) 

2 2 2
2sin ( ) cos ( )m m mE dλ λ= −   ，       (28) 

2 2 2
2sin ( ) cos ( )m m mF dλ λ= +   。        (29) 

按下面方程求解出特征值 mλ ： 
3 3 3cot( ) 0m m mA d c Bµ λ+ =   ，          (30) 

2 2 2 2 2sin( )sin( ) cos( )cos( )m m m m mB μ c d μ cλ λ λ λ= − 。(31) 

（3）复合地基整体平均固结度 
参考谢康和[22]的研究，容易得到悬浮长芯 SDCM

桩复合地基按沉降定义和按孔压定义的整体平均固结

度 Us和 Up的计算公式： 
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4  算例验证 
算例中，H=20 m，re=1.1 m；芯桩：rsp=0.175 m， 

Lsp= H1+ H2=12 m，Esp=20 GPa，泊松比 μsp=0.17。搅
拌桩壳：rp=0.35 m，Lp=H1=8 m，Ep=150 MPa，泊松
比 μp=0.25。地基土：H3=8 m，Es1=Es2=3 MPa，Es3=9 
MPa，kv1=kv2=kv3=10-8 m/s，泊松比 μs=0.35。为了在
数值计算中近似模拟等应变条件，在复合地基表面铺

设 0.5 m厚的混凝土板，板上荷载 p=68 kPa瞬时施加。
混凝土板压缩模量和泊松比与芯桩相同。地基土、芯

桩、搅拌桩壳和混凝土板均采用线弹性模型。在各材

料的弹性模量 E 和压缩模量 E1 之间按 E= (1+ 
μ)(1-2μ)E1/(1-μ)近似换算，μ 为泊松比。图 2 为悬浮
长芯 SDCM桩复合地基轴对称有限元模型。模型左、
右侧边界上约束径向位移，不排水。模型底边界上

径向和竖向均约束，不排水。复合地基表面自由，

排水。 

图 2 有限元模型 

Fig. 2 FEM model  

采用 ABAQUS有限元软件进行算例固结分析。
混凝土板、芯桩和搅拌桩壳采用 4结点四边形单元
（CAX4）剖分，桩间土采用应力–孔压耦合 4结点四
边形单元（CAX4P）剖分。芯桩–土交界处设置摩擦
接触对，摩擦系数取 0.42。模型共剖分 2466个单元，
结点总数 2742个。 
图 3给出本文解析解计算的悬浮长芯SDCM桩复

合地基整体平均固结度（Us）曲线与有限元计算结果

的比较，时间轴采用无量纲时间因数 Tu=cv1t/H2。图 3
表明，本文解析解与有限元计算结果较为接近，解析

解数值略大于数值解，二者差值最大不超过 3.0%。计
算表明，解析解有较高的计算精度。 

图 3 解析解和有限元解的比较 

 Fig. 3 Comparison between analytical results and FEM results 

5  复合地基结性状分析 
采用的几何和力学参数基准值如下：H=20 m，

H1=10 m，H2=5 m，H3=5 m。m=0.1，ρ =0.25。Ep=150 
MPa，Esp=20 GPa。Es1=Es2=3 MPa，Es3=9 MPa。
kv1=kv2=kv3=10-8 m/s。 
（1）桩的贯入比的影响 
图 4给出长芯SDCM桩贯入比β =Lsp/H的变化对

复合地基固结速率的影响，计算时地基土为均质土，

Es3=3 MPa，搅拌桩壳长度与芯桩长度的比值 1β =Lp/ 
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Lsp=0.67 保持不变。图 4 表明，复合地基的固结速率
随着长芯 SDCM 桩贯入比的增加逐渐增大，当 β ＞
0.75以后，复合地基固结速率的增加率显著增大。 

图 4 β对固结速率的影响  

Fig. 4 Influences of β on consolidation rate 

（2）搅拌桩壳的刚度和几何尺寸的影响 
图 5～7分别给出上部 SDCM桩置换率 m、搅拌

桩壳长度与芯桩长度之比 1β =Lp/Lsp 和搅拌桩壳压缩 
模量 Ep的变化对复合地基固结速率的影响。在图 5固
结度曲线计算中，芯桩截面积保持不变，即 miρi=mρ 
=0.025，m 越大表示搅拌桩壳的厚度越大。图 5～7
计算结果表明，搅拌桩壳的厚度、长度和压缩模量的

变化对悬浮长芯 SDCM 桩复合地基的固结速率没有

影响。 

图 5 m对固结速率的影响 

Fig. 5 Influences of m on consolidation rate 

图 6 β1对固结速率的影响  

Fig. 6 Influences of β1 on consolidation rate 

 

图 7 Ep对固结速率的影响  

Fig. 7 Influences of Ep on consolidation rate 

（3）芯桩刚度和含心率的影响 
图 8，9 分别给出芯桩的截面含芯率 ρ和压缩模

量 Esp的变化对复合地基固结速率的影响。图 8表明，
芯桩含芯率 ρ的变化对悬浮长芯 SDCM 桩复合地基

固结速率近乎没有影响。当含芯率 ρ增大时，仅在固
结前期复合地基的固结速率会略微减小，但降幅非常

小，可以忽略不计。从图 9中可见，芯桩压缩模量 Esp

的变化对悬浮长芯 SDCM 桩复合地基前期的固结速

率有一定影响。随着 Esp 数值的增加，前期复合地基

固结速率随之减小，但降幅并不大。总的来看，芯桩

刚度的变化对复合地基固结速率的影响不大。 

 

图 8 ρ对固结速率的影响  

Fig. 8 Influence of ρ on the consolidation rate 

 

图 9 Esp对固结速率的影响  

Fig. 9 Influences of Esp on consolidation rate 
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（4）下卧层土体刚度的影响 
图 10给出下卧层土压缩模量 Es3取不同数值情况

下悬浮长芯 SDCM 桩复合地基的 Us-Tu曲线。图 10
表明，复合地基的固结速率随下卧层土刚度的增加而

增大。这说明，将芯桩的桩端置于承载力较大的持力

层上可加速复合地基的固结。 

图 10 Es3对固结速率的影响  

Fig. 10 Influences of Es3 on consolidation rate 

6  结    论 
（1）本文固结解析解是基于加固区等竖向应变

假定获得的，因此，它更适用于刚性基础下悬浮长芯

SDCM桩复合地基的固结分析。 
（2）桩的贯入比和下卧层土的刚度是影响悬浮长

芯 SDCM桩复合地基固结快慢的主要因素。桩的贯入
比和下卧层土的压缩模量越大，悬浮长芯 SDCM桩复
合地基的固结越快。 

（3）芯桩截面含芯率的变化不会影响悬浮长芯
SDCM桩复合地基的固结速率。芯桩刚度的增加会略
微减小固结前期复合地基的固结速率，对后期复合地

基的固结速率没有影响。 
（4）搅拌桩壳的厚度、长度和刚度的变化对悬

浮长芯 SDCM桩复合地基的固结速率没有影响。 
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摘  要：针对弹黏塑性本构模型将原始切面算法进行了修正。该弹黏塑性本构模型结合了修正剑桥模型和过应力理论。
首先对弹黏塑性本构模型的应力–应变关系式进行了调整，基于过应力理论给出了动态加载面硬化参数的演化方程。

其次，利用切面算法对整理后应力–应变关系式进行了数值实现。在弹性试算过程中，该算法假设黏塑性应变率为常

数，以此确保时间增量引起的当前应力点与动态加载面间的偏离。在塑性修正过程中，对动态加载面函数进行泰勒级

数展开，依此获得黏塑性应变率增量。再次，提出了一种自动分步方法，有效地稳定了大应变步情况下算法的计算精

度和收敛性。最后，对变应变率的固结试验和三轴剪切不排水试验进行了模拟，分析了修正切面算法的计算能力。 
关键词：黏塑性；本构模型；切面算法；半隐式算法；数值积分 
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Abstract: The elasto-viscoplastic model can be regarded as a combination of the modified Cam-clay model and the overstress 

theory. Firstly, the stress-strain formulas for the model are rearranged, in which an evolution equation for the hardening 

parameter of dynamic loading surface is deduced based on the overstress theory. Secondly, the rearranged stress-strain formulas 

are numerically implemented by the cutting-plane integration scheme. In an elastic prediction process, the viscoplastic strain 

rate is assumed to be constant, which guarantees the deviation of the current stress state from dynamic loading surface due to 

time increments. In a plastic corrector process, a Taylor series approximation of the dynamic loading function is used to obtain 

the increment of viscoplastic multiplier rate. Thirdly, an adaptive substepping method is proposed to maintain the accuracy and 

convergence of the proposed algorithm at a large loading step. Finally, the performances of the modified cutting-plane 

algorithm are analyzed by the calculated results of step-changed oedometer tests and undrained triaxial tests. 
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0  引    言 
土的应力–应变关系具有明显的时间相关性，例

如蠕变、应力松弛、应变率效应等[1-4]。土的时间相关

性会引起地基的次固结沉降、长期强度降低等相关工

程问题。为了准确地描述土的时间相关性，研究者们

建立了适用于饱和土的弹黏塑性本构模型[5-11]，并利

用模型对与土的时间相关性有关的岩土工程问题开展

了模拟研究。当选取弹黏塑性本构模型开展有限元分

析时，需要根据每一高斯点的状态变量、应变增量和

时间增量确定应力增量。依据求解方法的不同，一般

弹塑性本构模型的应力积分算法可分为显式、隐式积

分算法。显式算法需要利用增量步起始点的应力计算

屈服面和塑性势函数的梯度，从而本构矩阵可直接给

出。因此，显式算法代码易编写，然而其计算精度较

低。隐式算法需要利用未知的应力来确定屈服面和塑

性势梯度，从而本构矩阵亦是未知的。因此，隐式算

法需要利用迭代法求解本构方程。迭代过程增加了数
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值实现的难度。然而，隐式算法计算准确，全局收敛

速度快。 
Ortiz 等 [12]针对弹塑性模型框架提出了切面

（cutting-plane）算法，该算法属于半隐式算法。该算
法的计算步骤与一般的隐式算法一致，可分解为弹性

试算和塑性修正阶段。在塑性修正阶段，区别于隐式

算法，半隐式算法的试算应力的回归映射方向是已知

应力点的塑性势函数的梯度。这避免了迭代过程需要

利用屈服面函数、塑性势函数对应力、硬化参数的二

阶导数，降低了数值实现的难度。并且，半隐式算法

和隐式算法均具有二阶收敛的速度。 
对于率无关的弹塑性本构模型而言，需要利用一

致性条件确定塑性算子的大小。一致性条件亦成为隐

式算法中塑性修正完成的判据。然而，弹黏塑性本构模

型不需要一致性条件，塑性算子多基于过应力理论[13]

确定而得。由于两类模型框架间的差异，过去几十年

间不同学者针对弹黏塑性本构模型提出了不同类型的

积分算法。Katona[14]针对一适用于岩土材料的弹黏塑

性盖帽模型提出了单参数积分算法。参数θ 控制着显
式算法与隐式算法间的转换。当θ =0时，算法退化为
显式类型；当 θ =1 时，算法退化为基于 Newton- 
Raphson 迭代方法的隐式类型。其次，基于 Borja[15]

提出的最近点映射隐式算法，Stolle 等[16]对适用于软

黏土的弹黏塑性盖帽模型进行了数值实现。再次，

Ortiz等[12]和Higgins等[17]将切面隐式算法扩展至弹黏

塑性本构模型。Yin 等[18]在高斯点尺度和有限元尺度

比较了上述典型的适用于弹黏塑性本构模型的隐式算

法的计算精度和收敛性。结果表明，切面算法虽然易

于数值实现，然而其计算精度和收敛性远劣于其他隐

式算法的。如果能有效地提高计算精度和收敛性，切

面算法将会很受欢迎。 
为此，本文旨在保留切面算法优势的前提下，针

对弹黏塑性本构模型提出一种结合自动分步方法的修

正切面算法。首先，对弹黏塑性本构模型进行简单介

绍。其次，从本构模型框架、弹性预测、塑性修正、

分步方法等方面提出修正切面算法的具体推导和细

节。最后，以变应变率的固结试验和三轴试验模拟为

例，分析修正切面算法的计算能力。 

1  弹黏塑性模型 
本文对一个具有代表性的简单弹黏塑性本构模型

进行数值实现。该模型根据 Yin 等 [5-6]提出的

ANICREEP模型简化而得，忽略了原有模型中考虑各
向异性和结构性的因素。简化的模型保留了原模型的

基本框架，即结合了修正剑桥模型和过应力理论[13]，

并可称之为基于修正剑桥模型的弹黏塑性模型

（ elasto-viscoplastic modified Cam-Clay model ，
EVP-MCC）。模型框架如下所述。 
总应变率张量 &ε 分解为弹性和黏塑性两部分，即 

e vp= +& & &ε ε ε   ，             (1) 
式中，上标 e和 vp分别代表弹性和黏塑性部分。弹性
部分的表达式与修正剑桥模型一致。黏塑性应变率张

量定义为 
vp

d,fµ Φ ′=& σε   。           (2) 
式中  µ为流变参数；Φ 为过应力函数，与动态加载
面和参考面间的距离相关；fd 为过当前应力点的动态

加载面函数； ′σ 为有效应力张量，定义为 ′ = −σ σ  

wu δ ； σ 为总应力张量； wu 为孔隙水压力； δ 为
Kronecker符号； d,f ′σ 为动态加载面函数对应力张量的

导数。 
过应力函数定义为 

d r
m m( / )p p βΦ =   ，           (3) 

式中， d
mp 和 r

mp 分别代表动态加载面 fd和参考面 fr的

大小，如图 1 所示，β为应变率系数。参数µ和β可根
据次固结系数 Cαe确定

[5-6]。 

图 1 EVP-MCC模型的动态加载面和参考面 

Fig. 1 Dynamic loading surface and reference surface of  

       .EVP-MCC model 

在 p′–q坐标系中，过当前应力点的动态加载面
fd具有椭圆形状（如图 1所示），其表达式为 

2 2 d
d m/ 0f q M p p p′ ′= + − =   。     (4) 

其中，M 为三轴压缩条件下 p′–q（平均有效应力–
偏应力）坐标系中临界状态线的斜率。参考面 fr具有

与动态加载面 fd相同的形状，其硬化参数
r
mp 的演化方

程，即硬化方程为 
r r vp
m m 0 vd [(1 ) /( )]dp p e λ κ ε= + −   。  (5) 

式中  e0为初始孔隙比；λ和κ分别为正常固结线和回
弹曲线的斜率； vp

vdε 为黏塑性体应变增量。 

2  修正切面算法 
2.1  原始切面算法的局限性 

率无关的弹塑性模型中假设对于每一个时间增

量，材料有足够松弛时间，塑性应变发生完全。这一

假设确保经松弛后的应力状态落在屈服面上。因此，
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率无关的弹塑性模型框架中，塑性应变增量的大小需

要根据一致性条件确定。并且，当前应力点位于屈服

面上是隐式算法中塑性阶段判断迭代完成的判据。 
对于弹黏塑性模型而言，应力松弛时间为真实时

间，塑性应变发生不完全。如式（2），（3）所示，黏
塑性应变率由过应力函数确定。这意味着即使在加载

阶段，当前应力点不须要位于参考面上。因此，弹黏

塑性模型的隐式算法的迭代完成判据不同于弹塑性模

型的。并且，弹黏塑性模型的隐式算法中须要考虑时

间的影响。由于弹塑性模型与弹黏塑性模型框架间的

差异，Ortiz等[12]和 Higgins等[17]提出了适用于弹黏塑

性模型的切面算法，本文将其称之为原始切面算法。 
同其他隐式算法算法一致，该算法亦分解为弹性

预测和塑性修正阶段。对于适用于率无关的弹塑性模

型的切面算法，在塑性修正阶段进行第 i 迭代步时，
须要对屈服函数 1if + 进行泰勒级数展开。由于屈服函

数 f 的目标值是 0，因此假设 1 0if + = 。依据当前步屈

服函数取值 if 便可以计算修正塑性算子量，进而更新
应力和硬化参数。然而，对于弹黏塑性本构模型的原

始切面算法，在进行第 i迭代步时，对过应力函数 1iΦ +

进行了泰勒级数展开。对于给定的时间增量步，Φ 的
目标值并不是 0。Φ 的目标值随时间增量步的大小而
变，并且对于任一增量步而言不是已知条件。原始切

面算法中假设 1 0iΦ + = 。该假设显然并不合理，并设

致使算法计算精度低，收敛速度慢[18]。 
2.2  应力–应变关系式 

对于切面算法而言，选取合适的函数对其进行泰

勒级数展开是提高适用于弹黏塑性模型的切面算法计

算能力的关键。在原始切面算法中，没有选取参考面

函数 rf 进行泰勒级数展开的原因是不能确定 rf 的目
标值；没有选取动态加载面函数 df 的原因是缺少描述
变量 d

mp 的演化方程。 
根据黏塑性应变率的定义式和过应力函数的定义

式，即式（2）和（3），黏塑性算子变化率可表示为 
d r
m m( / )p p βλ µ Φ µ= =&   。     (6) 

根据式（6），变量 d
mp 可表示为 

d r 1/
m m( / )p p βλ µ= &   。           (7) 

根据式（7）可以确定 d
mp 的演化方程。其后，对动

态加载面应用一致性便可以获得新的黏塑性算子的

表达式。 
2.3  弹性预测 

基于整理的 EVP-MCC 模型的应力–应变关系
式，可应用切面算法进行应力积分计算。在有限元计

算中对于每一高斯点而言，应力变量和状态变量是已

知的，应变增量 ∆ε 和时间增量 t∆ 亦是已知的。需要
根据已知量计算应力 ′σ 和硬化参数 d

mp 和 r
mp 。 

对于率无关的弹塑性本构模型而言，在弹性预测

阶段假设塑性应变增量 p 0∆ =ε ，总应变增量∆ε 引起
弹性试算应力增量 tr∆σ ，进而造成试算应力点与屈服

面间的偏离。然而，对于弹黏塑性本构模型而言，在

弹性预测阶段假设 p 0∆ =ε 不再适用。这是由于对于

应力松弛路径，即 0∆ =ε 且 0t∆ ≠ 时，该假设使得
tr 0∆ =σ ，即试算应力点继续位于动态加载面上，其

暗示不需要进行塑性修正。这显然与实际情况不相符。

造成这个问题的原因是在弹性预测阶段忽略了 t∆ 的
影响。∆ε 和 t∆ 作为任一计算步的已知量，且影响着

vp∆ε ，需要在弹性阶段同时考虑两者的影响。 
为此，对于弹黏塑性本构模型而言，在弹性试算

阶段，假设黏塑性应变变化率 vp 0≠&ε 。对于给定增量

步，塑性算子变化率的初值 0λ& 及塑性算子增量的初值
0dλ 可表示为 

0 d,0 r,0
m m

0 0

( / )  

 

p p
t

βλ µ

λ λ

 =


∆ = ∆

&

&

，

。
        (8) 

式中，上角标 0代表当前增量步的变量初值， t∆ 为当
前增量步的时间增量。 
弹性试算应力 tr′σ 可表示为 

tr 0 0 0
d,: ( )fλ ′′ ′= + ∆ − ∆D σσ σ ε   ， (9) 

d,tr
mp 和 r,tr

mp 可表示为 
d,tr d,0 0 0
m m
r,tr r,0 0 0
m m

 

 

p p
p p

η λ

ι λ

 = + ∆


= + ∆

，

。
         (10) 

式中，
d r r

d dm m m
r p p
m v v

f fp p p
p p p

η ι
ε ε

∂ ∂∂ ∂ ∂
= =

′ ′∂ ∂ ∂ ∂ ∂
， 。 

根据 tr′σ 和 d,tr
mp 确定 tr

df 。当
tr d,0

d TOL mf F p> ⋅ 时，进

入塑性修正阶段；反之，更新应力和状态变量，计算

结束。其中， TOLF 为屈服面误差。屈服面误差 TOLF 的

典型取值范围为 10-6～10-9[19]。 
2.4  塑性修正 

在塑性修正阶段，动态加载面函数 1
d
if + 的泰勒级

数展开式可表示为 
1

d d d, d,: : di i i i if f f f tλ+
′ ′= − ∆ +&Dσ σ  

d d
m md, d,

d di i i i i i
p p

f f tζ λ η λ+ ∆& &   ，    (11) 

式中， d
m /pζ λ= ∂ ∂ &。 df 目标值为 0，因此假设 1 0i

df
+ = 。

则式（11）整理有 

d d
m m

d

d, d, d, d,

d
( : : )

i
i

i i i i i i
p p

f
f f f t f

λ
η ζ′ ′

=
− ∆ −

&
Dσ σ

 。 (12) 

其后，利用塑性算子增量d iλ& 更新 ′σ ， d
mp 和 r

mp  
1

d,

d, 1 d, d, d,
m m m m

r, 1 r, r,
m m m

d :  

d d  

d  

i i i i

i i i i i i i i

i i i i i

t f

p p p p t

p p p t

λ

ζ λ η λ

ι λ

+
′

+

+

 ′ ′= − ∆
 = + + ∆
 = + ∆

&

& &

&

，

，

。

D σσ σ

   (13) 
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根据更新后的 ′σ 和 d
mp 确定 1

d
if + 。当 1

d
if + > TOLF ⋅  

d,0
mp 时，进入第 i+1迭代步；反之，迭代计算结束。 

2.5  自动分步方法 

算法的计算精度、收敛性会随着计算步长的增加

降低。塑性应变增量与应力增加间的非线性关系是影

响算法计算能力的主要因素。为了提高算法的计算能

力，可将给定计算步划分为若干个子步，降低应力–

应变关系间的非线性程度[20-21]。 
对于黏塑性本构模型而言，计算步的大小不仅与

∆ε 相关，而且与 t∆ 相关。为了同时考虑两者的影响，
可定义弹性试算应力增量的模为 

tr tr
d=′ ′ ′∆ −σ σ σ   ，        (14) 

式中， d′σ 为映射应力，对应初始应力在弹性预测调整
后的动态加载面上的映射点，并且 d′σ 可表示为 

d,tr d,0 0
d m m( / )p p′ ′=σ σ    。        (15) 

计算步的大小可表示为 
tr 0k ′ ′= ∆σ σ   ，          (16) 

式中， k为分步参数。为了维持算法的计算精度和收
敛性需要限制 k的最大值。 

结合自动分步方法的修正切面算法的计算流程可

整理为：①设 1 1α = ，αj 代表分步与当前加载步大小

的比值，变化范围是 0～1，下角标 j代表分步步数；
②利用αj∆ε和αj∆t计算 tr

j′σ ， d,tr
m, jp 和 r,tr

m, jp ，并根据 d,tr
m, jp

计算 d, jσ ；③比较 trd j′σ 和 d, j′σ ，如果 tr 0
d,d j j′ ′σ σ  

k> ，则 0 tr
d, dj j j jkα α ′ ′= σ σ ，并返回第②步；④利

用塑性修正步骤计算 j′σ ， d
m, jp 和 r

m, jp ；⑤检查Σαj是

否等于 1，如果是，则计算完成，反之， αj+1=1-Σαj，

返回第②步并进行下一分步计算。 

3  数值计算 
为了分析修正切面算法的计算能力，选取

Saint-Herblain 黏土的变应变率固结试验和固结不排
水三轴剪切试验结果进行预测。对不同应变步长下修

正切面算法的计算结果进行了比较，并与不使用分步

方法的修正切面算法和原始切面算法的计算结果进行

了对比。Saint-Herblain黏土的模型参数确定步骤见文
献[5]，其取值见表 1。此外，算法中 FTOL = 10-6，k = 0.1。 

表 1 Saint-Herblain黏土模型参数和状态变量初值 

Table 1 Values of parameters and state constants of Saint-Herblain  

.clay 
r
m0p /kPa e0 µ  κ λ M Cαe 

39 2.26 0.2 0.038 0.48 1.2 0.034 

为了确定计算结果的相对误差，需要获得一组精

确解。可取应变步长为 0.0001%时的计算结果为精确
解。相对误差E定义为 

2 2( ) / 2p qE E E= +   ，         (17) 

且 

ex ex 2

1

ex ex 2

1

[( ) / ]  

[( ) / ]  

N

p i i i
i

N

q i i i
i

E p p p N

E q q q N

=

=


′ ′ ′= −



 = −


∑

∑

，

。

     (18) 

式中， exp′ 和 exq 为精确解，N为比较应力点的个数。 
3.1  变应变率的固结试验预测 

对于变应变率固结试验，起始的竖向应力和侧向

应力分别是 10和 4.9 kPa。试验过程中，土样先后以
0.02%/min，0.004%/min，0.02%/min的应变率固结至
12%，15.5%，25%的轴向应变。固结试验中的竖向应
变步长的变化范围分别是 0.01%～1.0%。 
图 2给出了不同加载步长下计算结果的比较。计

算结果表明修正切面算法可以处理固结路径下的变应

变率情况。图 3 给出了修正切面算法（modified 
cutting-plane，MCP）、不考虑分步方法的修正切面算
法（modified cutting-plane without stepping procedure，
MCP-w/o）和原始切面算法（original cutting-plane，
OCP）在不同加载步长下的计算精度和迭代步数。首
先，对比结果表明在变应变率的固结路径下，原始切

面算法的计算误差和总迭代步数远高于另外两种算

法。在比较的计算步长范围内，原始切面算法的计算

误差与另外两种算法的相差 1个数量级；原始切面算
法的总迭代步数与另外两种算法的相差 1至 2个数量
级。其次，在较小加载步长情况，修正切面算法和不

考虑分步方法的修正切面算法的计算误差相近。然而，

随着应变步长的增加，后者的计算误差大于前者的。

再次，修正切面算法和不考虑分步方法的修正切面算

法的总迭代步数相近。最后，当步长大于等于 0.5%时，
3 种算法中仅修正切面算法仍收敛。不考虑分步方法
的修正切面算法和原始切面算法的计算收敛对应的步

长上限分别是 0.1%和 0.25%。 

 

图 2 变应变率固结试验计算结果 

Fig. 2 Calculated results of step-changed oedometer tests 
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图 3 3种算法变应变率固结试验 

Fig. 3 Comparison of calculation errors and total iteration number  

    of three kinds of algorithms for step-changed oedometer tests 

3.2  变应变率的三轴试验预测 

对于变应变率固结不排水三轴剪切试验，土样的

起始应力状态与固结试验的一致。在试验过程中，土

样首先固结至轴向应力 86 kPa和径向应力 77 kPa，时
长 24 h。其次，土样先后以 1%/h，0.1%/h，10%/h和
0.1%/h的应变率剪切至 2%，2.5%，4.7%和 6.3%的轴
向应变。三轴剪切试验中轴向应变步长的变化范围是

0.01%至 1.0 %。 
图 4给出了不同加载步长下计算结果的比较。计

算结果表明修正切面算法可以处理三轴路径下的变应

变率情况。图 5给出了修正和原始切面算法在不同加
载步长下的计算精度和迭代步数。值得注意的是，不

考虑分步方法的修正切面算法即使在应变步长等于

0.01%时亦不收敛，所以没有对其进行比较。三轴路
径下两种算法间计算精度和总迭代步数间的差异与固

结路径下的一致。在比较的加载应变步长范围内，原

始切面算法的计算误差与修正切面算法的相差 1个数
量级；原始切面算法的总迭代步数与修正切面算法的

相差 1至 2个数量级。当步长等于 1.0%时，仅修正切
面算法仍收敛。 

图 4 变应变率三轴剪切不排水试验 

Fig. 4 Calculated results of deviatoric stress and pore-water  

  pressure for step-changed undrained triaxial tests 

图 5 两种算法变应变率三轴试验 

Fig. 5 Comparison of calculation errors and total iteration number  

of two kinds of algorithms for step-changed undrained  

triaxial tests 
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4  结    论 
本文分析了原始切面算法误差的来源，调整了弹

黏塑性本构关系表达式，结合切面算法和自动分布方

法对其进行了实现，并对比了修正切面算法、不考虑

自动分步方法的修正切面算法和原始切面算法在变应

变率试验路径下的计算能力。通过研究得到以下 4点
结论。 

（1）原始切面算法中，选取过应力函数Φ 进行
泰勒级数展开是不合理的。由于Φ 的目标值随时间增
量步的大小而变，并且对于任一增量步而言不是已知

条件。因此，假设 1 0iΦ + = 致使原始切面算法计算精

度低，收敛速度慢。 
（2）为了选取动态加载面函数 df 进行泰勒级数

展开，基于过应力理论给出了动态加载面硬化参数 d
mp

的演化方程，并根据动态加载面的一致性条件给出了

黏塑性应变率增量 vpd &ε 的表达式。调整后的弹黏塑性

本构关系式是提出修正切面算法的基础。 
（3）对于弹黏塑性本构模型而言，在弹性预测阶

段须要同时考虑 ∆ε 和 t∆ 对应力和硬化参数的影响。
因此，假设弹性预测阶段黏塑性应变变化率 vp 0≠&ε 。

在自动分步方法中，利用分步参数 k控制分步的大小，
以维持算法的计算精度和收敛性。 
（4）在变应变率的固结和三轴路径下，修正切面

算法的计算误差和迭代步数明显低于原始切面算法

的，相差 1至 2个数量级。并且，自动分步方法保证
了算法在大加载步情况下的计算能力。 
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环境湿度与温度对压实膨胀土裂隙发育影响试验研究 
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(1. 中国科学院武汉岩土力学研究所岩土力学与工程国家重点实验室，湖北 武汉 430071；2.同济大学土木工程学院地下建筑与工程系， 

上海 200092；3. 长沙理工大学土木工程学院，湖南 长沙 410114) 

摘  要：裂隙是影响膨胀土工程性质的重要因素。以南阳某高速公路膨胀土为对象，采用大尺寸压实膨胀土试样进行
不同环境湿度与温度下的裂隙发育试验，通过数码相机摄影并基于自编程序进行土样表面图像的定量化分析，获得裂

隙率、均宽及总长等典型特征参数，进而探讨环境湿度与温度对膨胀土裂隙发育规律的影响。结果表明：大尺寸土样

裂隙发育特征相较环刀样和薄层饱和泥浆样更接近路基与边坡等工程实际；环境湿度越高，初期裂隙发展越慢，发育

持续时间越长，后期裂隙特征统计参数反而越大；环境温度越高，初期裂隙发展越快，但裂隙回缩稳定速度也越快，

后期裂隙特征统计参数反而越小；低湿度或高温度使土样表面易于产生更多肉眼不可见的微裂隙，是裂隙特征统计参

数与理论分析相比偏小的重要原因，而高湿度与低温度则有利于收缩应力向深层土体传递，促使裂隙偏向数量更少但

更宽和更深方向发展。 
关键词：压实膨胀土；湿度；温度；裂隙率；裂隙宽度；裂隙长度 

中图分类号：TU43       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)02–0260–09 
作者简介：刘观仕(1974— )，男，博士，副研究员，主要从事膨胀土工程特性方面的研究工作。E-mail: gsliu@whrsm.ac.cn。 

Effects of ambient air humidity and temperature on crack development of 
compacted expansive soils 

LIU Guan-shi1, CHEN Yong-gui2, ZENG Xian-yun3, ZHANG Gui-bao3 
(1. State Key Laboratory of Geomechanics and Geotechnical Engineering, Institute of Rock and Soil Mechanics, Chinese Academy of 

Sciences, Wuhan 430071, China; 2. Department of Geotechnical Engineering, College of Civil Engineering，Tongji University, Shanghai 

200092, China; 3. School of Civil Engineering, Changsha University of Science and Technology, Changsha 410114, China) 

Abstract: Cracks are one of the most significant influences on physical and mechanical properties of expansive soils. Some 

expansive soils, taken from Nanyang Expressway, are compacted to large-size samples and then dehydrated gradually in a 

closed greenhouse with various ambient air humidities and temperatures for desiccation tests, and a camera is utilized to record 

the development of cracks on the surfaces of samples. The captured images are disposed and then analyzed quantitatively to 

obtain typical characteristic parameters of surface cracks, such as crack ratio, average width and total length, for further 

exploration of crack developing laws. The results show that the cracks observed from the large big-size samples are more 

similar to those on the site such as embankments and slopes compared to the ring-knife-made or thin-saturated-slurry samples. 

The higher the ambient air humidity, the slower the cracks develop in the early stage, and the longer the developing time lasts, 

while the larger the statistical characteristic parameters of surface cracks in the later stage. The higher the ambient air 

temperature, the faster the cracks develop in the early stage, and the faster the cracks retract and become stable, while the 

smaller the statistical characteristic parameters of surface cracks in the later stage. Low ambient air humidity or high ambient air 

temperature makes it easy for the surface of soil samples to generate more invisible micro-fissures, which is an important reason 

for the small statistical characteristic parameters of cracks compared with the theoretical analysis. High ambient air humidity or 

low ambient air temperature may be beneficial to the transfer of shrinkage stress to deeper soil layer, and promote the 

development of cracks with fewer branches, larger width and deeper depth. 

Key words: compacted expansive soil; humidity; temperature; crack ratio; crack width; crack length 
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体干缩开裂不仅影响土的水–力学性质，而且危害工程
整体性[1]。膨胀土中亲水性黏土矿物含量高，对环境

湿热变化敏感，气候作用下干缩湿胀剧烈，裂隙持续

发育，工程性能受显著影响，因此裂隙性是膨胀土边

坡稳定的关键因素[2]。 
裂隙按成因可分为胀缩裂隙和非胀缩裂隙，胀缩

裂隙与胀缩性密切关联，易引起浅表层边坡失稳[3]，

是膨胀土裂隙研究的重点。目前，可采用 CT 法[4]进

行三维裂隙测试，可采用远距离光学显微镜观测法[5]

进行裂隙表面连续观测，但两者均不能应用于大尺寸

土样和原位土体；超声波法和电阻率法[6]离定量化分

析尚有一定距离；数码摄影法具有快速、准确、低成

本等优点，被许多学者所采用[7-13]。试样制备方面，

以泥浆[8, 14]、非压实膏状样[15]或高含水率膨胀土制作

的试样[16]，与原位或工程压实土的状态不一致；厚度

较薄的试样[15]无法充分反映厚度方向湿度梯度对裂

隙发育的影响。另外，试验中普遍采用Φ61.8 mm环
刀样，不能反映尺寸效应，也无法考虑土体下部对上

部收缩的抑制作用。裂隙发育特征定量研究方面，刘

春等[12]对裂隙图像进行智能识别获取裂隙特征参数， 
实现了计算机定量分析；王军等[17]提出了裂隙度的概

念及定量描述方法；黎伟等[7]、，张家俊等[10]、曹玲等[15]

研究了干湿循环对裂隙特征参数的影响；马佳等[8]研

究了脱湿情况下膨胀土裂隙的产生、传播、扩展过程；

李雄威等[9]基于自动化分形统计建立了土体裂隙分布

与含水率、渗透系数及变形模量的关系；许锡昌等[16]、

夏冬生等[18]试验研究了初始含水率、干密度、蒙脱石

含量对开裂特征的影响；Nahlawi等[19]研究了泥浆及

压缩黏土的干缩开裂含水率、干缩系数、开裂面积、

间距与深度等的变化规律；Tollernaar等[20]研究了泥样

含水率、厚度、尺寸、底部材料等初始与边界参数对

干缩开裂的影响；Velde等[21]现场观察了多种耕作土

和泥浆沉积土的表面裂隙特征；Susanga等[22]研究认

为裂隙出现位置受控于土体缺陷或孔隙。通常，土体

膨胀和收缩形成的胀缩裂隙受大气环境影响较大，如

降雨、蒸发、温度变化等[3]，因此研究温度与湿度对

裂隙发育的影响至关重要。唐朝生等[14]采用 0.026 m2

×5 mm的泥浆样，分别在 30℃，40℃，50℃的烘箱
（湿度分别为 50%，30%和 22%）中恒湿失水干缩，
定性研究了温度对裂隙长度、节点数等的影响；申科

等[23]对膨胀土环刀样进行了 100℃，75℃，50℃条件
下的湿干循环试验；Tollenaarr等[1]研究认为土体表面

结构和孔隙结构在蒸发过程中具有重要作用，蒸发速

率对土体最终含水率分布影响很大；Tang等[24]研究了

3种温度下泥浆土裂隙网络的宽度、长度与分块面积
等几何参数的统计变化规律。 

但是，现有文献鲜见基于大尺寸压实土样及考虑

环境湿度和温度对压实膨胀土样裂隙发育影响的定量

化试验研究。本文自制模型箱制备较大尺寸（40 cm
×40 cm×34 cm）的压实膨胀土样，通过人工气候试
验箱进行环境湿度与温度控制，开展裂隙发育试验；

试验过程中，实时拍摄膨胀土裂隙发育图像，采用改

进的裂隙图像特征参数提取方法对各阶段裂隙特征进

行定量化分析，分析环境湿度和温度对膨胀土裂隙扩

展的影响规律。 

1  裂隙发育试验方案 
1.1  试验土样基本参数 

试验土样取自河南南阳某高速公路施工现场，天

然土样可塑，黄褐色，含铁锰结核，黏粒含量较高，

裂隙面呈蜡状光泽。土体基本物性参数为：天然含水

率为 25.4%～26.8%，颗粒相对密度为 2.81，自由膨胀
率为 58.5%，收缩系数为 0.38，缩限为 11.0%，天然
重度为 19.8 kN/m3，干密度为 1.57 g/cm3，液限为

55.4%，塑性指数为 26.2，体缩率为 20.3%，渗透系数
为 8.7×10-7 cm/s。按照《公路土工试验规程》（JTG E40
—2007）进行重型击实试验，确定最佳含水率为 
18.1%，最大干密度为 1.78 g/cm3。 
1.2  土样制备及试验方法 

采用净空尺寸为 40 cm×40 cm×40 cm的试验箱
将膨胀土压实成样。试验箱侧板采用 10 mm厚钢板焊
接且以角钢帮焊加固，底板采用螺栓与箱体连接固定，

承压钢盖板厚度 15 mm，尺寸略小于试验箱净空（图
1）。使用 5000 kN测力千斤顶对试验箱内土体进行压
实（图 2）。将土样放置于设计定制的人工气候试验箱
内脱湿，箱内温度、湿度可循环控制，精度分别为±

0.5℃，±2.5%（图 3）。 

 
图 1 土样试验箱及盖板 

Fig. 1 Box for compaction of soil samples 

 
图 2 油压测力千斤顶 

Fig. 2 Lifting jack for compaction 
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图 3 人工气候试验箱 

Fig. 3 Artificial climate test box 

试样制备步骤如下：膨胀土散样风干碾碎后过 2 
mm标准筛；为便于裂隙发育的观察，本试验选择压实
含水率 w为 25%，控制压实度 K为 80%，相应干密度
为 1.424 g/cm3；计算并称量好湿土质量，分成三等份逐

次装入试验箱中刮平，用千斤顶压实，控制压实后试样

高度即可使试样达到设计的密度（压实度），压实后的

试样高度为 34 cm。 
试样制备完成后，将装土样的试验箱整体移入人

工气候试验箱内进行脱湿，观察裂隙发育。 
1.3  土样表面裂隙图像获取 

采用索尼 DSC-W80 数码相机摄影记录土样表面
脱湿开裂过程，相机有效像素为 720万。每次摄影时，
固定位置设置 4个均匀白炽灯光源，保证相同照明条
件；同时，利用托架固定相机，避免位置变化及人为

抖动等因素干扰成像。当土样含水率基本维持不变且

前后两次拍摄的裂隙图像特征参数没有明显变化后，

结束试验。 
1.4  裂隙图像处理 

将摄影获得的裂隙图像，转化成像素为 0或 1的
二值图像，通过计算程序提取和分析裂隙特征参数。

刘春等[12]开发的 CIAS系统能定量化分析裂隙的裂隙
率、裂隙长度以及节点数、分块面积等参数。黎伟等[13]、

曾宪云等[25]基于 MATLAB 软件改进了裂隙特征参数
的提取方法，可以对裂隙率、裂隙总长、条数、均长

和均宽、最大宽度以及裂隙方向等多个参数进行统计

分析；本文对此进行了综合处理应用。 

2  试验结果与分析 
共进行了 9组裂隙发育试验，温度分别控制为 20

℃，30℃和 40℃，湿度分别控制为 40%，60%，80%，
摄影裂隙发育图像均为 40 cm×40 cm，典型的二值化
图像如图 4所示。 

从图 4可以看出，裂隙发育过程可划分为 3个阶
段：①细小裂隙发育阶段，为土样脱湿初期，表面出

现分布较密集、分块较均匀的裂隙网；②主裂隙发育

阶段，随着脱湿过程持续，少数裂隙持续增宽变长并

逐渐形成主裂隙，多数裂隙消失或变小变短；③裂隙

稳定回缩阶段，几乎所有裂隙都有所收缩，并逐渐趋

于稳定。对比其他学者的研究可知，饱和膨胀土试样

的小裂隙较少，没有明显的主裂隙及收缩现象[8]；小

环刀试样的裂隙很少，没有明显的收缩现象[14]；泥样

获得的裂隙数量很少且相对较均匀[24]。这些试样裂隙

发育的差异主要由于试样制备方法和尺寸大小不同，

本文采用较大尺寸压实土样的试验结果与现场裂隙试

验结果[26]比较一致，更接近路基与边坡等工程实际。 

图 4 裂隙及二值化图像（T=30℃, RH=40%） 

Fig. 4 Cracks and binarization images 

影响裂隙土工程性质的几何要素包括裂隙的走

向、倾角、宽度、深度、长度以及裂隙分布密度等[5]，

常用指标包括裂隙率、裂隙长度、裂隙宽度和裂隙条

数[5, 7-8, 14,16]。本文选取面积裂隙率、裂隙均宽和裂隙

总长 3个参数进行分析，并采用广义裂隙面积定义裂
隙率，即同时考虑土体与试验箱之间的收缩间隙面积，

具体计算方法见文献[13]。试验终止时土样裂隙特征
参数见表 1。 
2.1  环境湿度与温度对裂隙率的影响 

（1）环境湿度影响 
不同环境湿度下的裂隙率变化曲线见图 5。从图

5 可以看出，环境湿度越大，初期裂隙率发育越慢，
但发育持续时间越长，回缩稳定的时间越晚，试验终

止时裂隙率越大。20℃，30℃，40℃条件下，80%湿
度环境的裂隙率较 40%湿度环境的裂隙率分别增大
23.8%，71.5%，55.9%。 
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表 1 试验终止时裂隙特征参数统计 

Table 1 Final statistical characteristic parameters of cracks 

编号 温度 
/℃ 

湿度 
/% 

裂隙率 
/% 

裂隙均宽 
/mm 

裂隙总长
/mm 

#1 20 40  9.78 4.16 3758 
#2 20 60 10.40 4.07 4089 
#3 20 80 12.11 4.73 4135 
#4 30 40  6.88 3.42 3268 
#5 30 60 11.09 4.13 4290 
#6 30 80 11.80 4.44 4147 
#7 40 40  6.76 3.01 3591 
#8 40 60  9.96 2.92 5446 
#9 40 80 10.54 3.74 4100 

 
图 5 不同环境湿度下的裂隙率变化 

Fig. 5 Change of crack ratios under different air humidities 

不同环境温度下的最终裂隙率与湿度关系如图 6
所示，试验终止时裂隙率随环境湿度的增大而增大，

温度较高时增大趋势更加显著。 
（2）环境温度影响 
不同环境温度下的裂隙率变化曲线见图 7。从图

7 可以看出，环境温度越高，初期裂隙率增长越快，
但回缩稳定的速率也越快，试验终止时裂隙率越小。

40%，60%，80%湿度环境下，40℃温度环境的裂隙率
较 20℃温度环境的裂隙率分别减小 30.9%，0.4%，
13.0%。 

图 6 裂隙率与湿度关系 

Fig. 6 Relationship between crack ratio and relative moisture 

图 7 不同环境温度下的裂隙率变化 

Fig. 7 Change of crack ratios under different air temperatures 

不同环境湿度下的最终裂隙率与温度关系如图 8
所示，试验终止时裂隙率随温度的升高而减小，湿度

较小时减小趋势更为明显。 
2.2  环境湿度与温度对裂隙均宽的影响 

（1）环境湿度影响 
不同环境湿度下的裂隙均宽变化见图 9。图 9 显

示，环境湿度越大，初期裂隙均宽增长越慢，但中后

期增长越快，试验终止时裂隙均宽越大。20℃，30℃，
40℃环境温度下，80%湿度环境下裂隙均宽较 40%湿
度环境时分别增大 13.7%，29.8%，24.3%。 
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图 8 裂隙率与温度关系 

Fig. 8 Relationship between crack ratio and temperature 

图 9 不同环境湿度下的裂隙均宽变化 

Fig. 9 Change of average crack widths under different air humidities 

（2）环境温度影响 
不同环境温度下的裂隙率均宽变化见图 10。图

10显示，环境温度越高，初期裂隙均宽增长越快，试
验终止时裂隙均宽越小。40%，60%，80%湿度环境下，
40℃温度环境的裂隙均宽较 20℃温度环境的裂隙均
宽分别减小 27.6%，28.3%，20.9%。 
2.3  环境湿度与温度对裂隙总长的影响 

（1）环境湿度影响 
不同环境湿度下的裂隙总长变化曲线见图 11。从

图 11可看出，环境湿度越大，初期裂隙发育的总长度

越小，而试验终止时裂隙总长反而越大。20℃，30℃，
40℃环境温度下，80%湿度环境的裂隙总长较 40%湿
度环境时分别增大 10.0%，26.9%，14.2%。 

图 10 不同环境温度下的裂隙均宽变化 

Fig. 10 Change of average crack widths under different air  

temperatures 
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图 11 不同环境湿度下的裂隙总长变化（T=20℃，30℃，40℃） 
Fig. 11 Change of total crack lengths under different air humidities 

（2）环境温度影响 
不同温度环境下的裂隙总长变化曲线见图 12。可

以看出，环境温度越高，初期裂隙总长增长越快，但

中后期增长越慢，回缩稳定速度也越快，试验终止时

裂隙总长越小。40%，60%，80%湿度环境下，40℃温
度环境的裂隙总长较 20℃温度环境的裂隙总长分别
增大-4.4%，33.2%，-0.8%。 

图 12 不同环境温度下的裂隙总长变化（RH=40%，60%，80%） 
Fig. 12 Change of total crack lengths under different air  

.temperatures 

3  讨    论 
土体脱水收缩变形开裂，本质上是吸力引起的自

身内力作用的结果，殷宗泽等[27]、Susanga 等[22]直接

称为收缩应力，而曾浩等[28]将干燥收缩过程中土颗粒

间产生的相互挤压力定义为收缩应力。 
试验和研究表明，方形大尺寸压实土样表面裂隙

发育的主要有两方面原因：①表层土体最先失水，引

发不均匀收缩变形，形成横向 x和 y两个方向的收缩
应力，如图 13所示，当收缩应力大于土体抗拉强度与
土自重引起的侧向压应力之和时，土体就会开裂[27]，

因初期横向失水收缩程度远大于竖向，裂隙主要沿垂

直于拉应力的 x和 y方向发育；②表层土体蒸发失水
多、快，收缩较大，深层土体失水少、慢，收缩较小，

土体上下两部分的收缩变形差异会导致土体表面产生

较大拉应力，从而导致原有裂隙的不断发育并产生新

的裂隙[7]。由此可见，裂隙的发育不仅与土体失水收

缩程度相关，而且与土体下层对上层收缩变形的抑制

约束相关。 

图 13 试验后土样照片 

Fig. 13 Post-test photo of soil sample 

试验终止后试样含水率的分布见图 14。从图 14
可以看出，试样含水率从表面的 11%逐渐变化到底部
的 25%（与初始含水率一致），表明距表面深度越大，
土体的失水程度越轻，其急剧变化段与可见裂隙深度

一致。对比分析图 13，14可知，土体表面收缩变形最
大，而土体下部无收缩变形，因此土体下部必然对上

部产生约束；即使裂隙竖向发展，约束作用始终存在，

直至横向裂隙产生。对于环刀样或饱和薄层泥土浆样

的室内试验，表面失水收缩时没有或者缺少足够的深

层土体约束，裂隙发育到一定程度后相互完全断开并

形成若干分块，各分块单独收缩，其裂隙发育规律与

大尺寸试样存在明显差异。 

图 14 试验后土样含水率（#9） 
Fig. 14 Distribution of water content along depth of post-test soil  

sample (No. 9) 
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裂隙的发育程度与土中水的蒸发量密切相关，蒸

发量愈大，土体失水愈多，收缩量愈大，裂隙越发育。

非饱和土表面蒸发通量常采用 Penman-Wilson公式进
行计算[29]： 

n bR EE
A

Γ η
Γ η

+
=

+
  。            (1) 

式中  E 为蒸发通量（mm/d）； Γ 为饱和蒸汽压和温
度关系曲线的斜率； nR 为土表面净辐射量；η 为湿度
常数； ab ( ) ( )f u eE B A= − ，其中 ( )f u 为风函数， ae 为
土表面空气蒸汽压，B为空气相对湿度的倒数，A为
土表面相对湿度的倒数。 
根据式（1），空气相对湿度越高，B值越小，E

值也越小；温度越高，Γ ， nR ， bE 越大，E值越大。
本文试验终止时，各试样测得的表面含水率约为 8%～
11%，相应的失水量约为 14%～17%；试样底部含水
率为 25%，相应的失水量为 0。 
3.1  环境湿度对裂隙发育影响的原因分析 

根据收缩机理及公式（1）分析可知，环境湿度越
高，土样表面失水越慢越少，收缩变形量越小，裂隙

率越小。试验初期，环境湿度越高，裂隙发育速度越

慢，主要是因为环境湿度越高时蒸发通量越小，失水

收缩越慢，裂隙发育越慢。但是，随着裂隙发育时间

持续，后期裂隙率、裂隙均宽等参数反而越大。这一

现象可能是因为：环境湿度较低而蒸发速度 E较大、
失水收缩较快时，土体内收缩应力较快增长，在浅表

面引发裂隙后快速释放，由此产生的裂隙反而可能较

小（甚至多为肉眼不可见）、较多但较浅，能够统计的

裂隙率较小；而当环境湿度高而蒸发速度 E较小时，
收缩应力增长较慢，利于朝更宽、更深土体传递，导致

裂隙向数量更少但更宽和更深方向发展，由此产生的可

见裂隙较少但较宽、较深，能够统计的裂隙率较大。 
为了寻求更多证据，采用含砂 25%的钠蒙脱土压

实环刀样（Φ 61.8 mm）进行脱湿试验，两试样初始
干密度和含水率相同，前期分别在 30%和 60%环境湿
度下脱湿，后期脱湿至相同含水率，试样照片见图 15。
可以看出，1倍率拍摄的试样照片图 15（c）（实物缩
小）中均看不到裂隙，统计的裂隙率均为 0%，可推
论为湿度对裂隙发育无影响；而从 8倍率照片 15（a），
（b）（实物放大）中则可以发现裂隙，其中 a的裂隙
较小且较多，15（b）中的裂隙较少但较长，统计裂隙
率分别为 3.68%和 2.86%，湿度影响显著。这一结果
证实了高湿度与低湿度环境对表面裂隙发育特征的影

响机理，而通过普通摄影不能发现土样表面原本存在

的微小裂隙，以及初期可见而后期闭合但实际上以更

微小形态存在的裂隙，使裂隙率统计结果偏低，一定

程度上导致低湿度环境下裂隙特征统计参数反而较小

的原因。 

 

图 15不同湿度下蒙脱土样收缩裂隙对比试验 

Fig. 15 Shrinkage comparison of montmorillonite samples under  

..different air humidities 

3.2  环境温度对裂隙发育影响的原因分析 

同样，试验结果综合表明，环境温度越高，初期

裂隙发育越快，但回缩稳定的速度也越快，后期裂隙

率越小，裂隙均宽值越小。许锡昌等[16]采用环刀样试

验，发现脱湿环境温度较高时试样的最终裂隙度较小，

反之亦然；唐朝生等[14, 30]采用饱和黏性浆样，土样表

面裂缝总长度、裂缝率等特征参数随温度的增加而减

少，但裂缝平均宽度等参数随温度的增加而增大。虽

然试样制备方法不同，两位学者关于后期裂隙发育程

度与环境温度关系方面的结论与本文基本一致，但与

公式（1）的推论“温度越高，E值越大，裂隙发育程
度越高”不符，其原因应与低湿度对裂隙发育的影响

类似。环境温度越高，蒸发速度越快，土体内收缩应

力快速增长集中，从而越早在浅表面产生更多肉眼不

可见的微小裂隙，减弱或中止了裂隙继续向深层发展，

由此产生的可见裂隙反而较少、较窄、较浅，统计的

裂隙率相对较小，而对于形成的主次要裂隙，温度越

高，裂隙深处土体中水蒸发越快，导致裂隙发育越好，

宽度相对越大。此外，申科等[23]、Tang等[24]发现饱和

土样在高温（50℃～105℃）环境下，温度越高，裂隙
发展越快，裂隙率越大，土体最终被裂隙切割得越破

碎。这一结果是在高温度、低湿度（<10%）试验条件
下获得的，与本文试验湿度与温度范围相差较大，原

因有待于进一步研究。 
3.3  裂隙的摄影图像分析方法的局限 

本研究采用的面积裂隙率、裂隙总长和裂隙均宽

3个特征参数中，裂隙率的统计最具意义且最为可靠，
能较全面准确地反映土样表面收缩开裂前后的面积收

缩；裂隙总长能反映裂隙发展所处的阶段，但是，对
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主裂隙和次裂隙长度采用相同的计算方法显然不尽合

理，且计算结果波动相对较大；裂隙均宽值能反映裂

隙发育的程度，但受裂隙总长统计结果的影响明显。

在裂隙参数的统计分析过程中，趋于稳定阶段的裂隙

率有近 1%的波动，表明采用摄影图像及处理程序中
产生的统计误差难以避免。 

4  结    论 
采用大尺寸压实膨胀土土样，基于摄影图像处理方

法研究了不同环境湿度（40%～80%）与温度（20℃～
40℃）对裂隙发育的影响规律，得到以下 4点结论。 
（1）采用 40 cm的压实膨胀土样获得的裂隙发育

特征较环刀样和薄层饱和泥浆样更接近路基与边坡等

工程实际。 
（2）环境湿度越高，初期裂隙发展越慢，但发育

持续时间越长，后期裂隙率、裂隙均宽等特征统计参

数越大。 
（3）环境温度越高，初期裂隙发展越快，但裂隙

回缩稳定的速度也越快，后期裂隙率、裂隙均宽等特

征统计参数越小。 
（4）较低的环境湿度或较高的环境温度，使土样

表面易于产生更多肉眼不可见的微裂隙，是裂隙特征

参数与理论分析相比偏小的重要原因；较高的环境湿

度或较低的环境温度，虽然因土中水的蒸发速度降低

而减慢了裂隙发育速度，但有利于收缩应力向更深层

土体的传递，因此裂隙偏向数量更少但更宽更深的方

向发展，裂隙特征统计参数相对较大。 
鉴于裂隙发育的复杂性及统计分析方法的局限

性，同时室内试验与工程实际中膨胀土裂隙发育条件

的差异性，环境湿度与温度对土体裂隙发育过程的影

响尚有待更深入细致研究。 
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利用微生物技术改良泥炭土工程性质试验研究 
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摘  要：提出利用微生物技术制备原生菌高浓度菌液，用来加快土中有机质分解速率，实现在较短时间内显著降低有
机质含量、改善土的工程性质的目的。为验证其可行性，从昆明市 2 个场地采取了泥炭土样，研发了 2 套模型装置，
分别模拟厌氧、好氧环境下泥炭土有机质分解过程，并测试分析了分解后泥炭土的烧失量、界限含水率及一维固结蠕

变特性。试验结果表明：厌氧环境下，菌液浸泡的泥炭土生物气产量比纯水浸泡的有大幅度提高，其产气动力学特征

符合修正 Gompertz模型。好氧环境下，分解 30 d左右时，2个场地泥炭土烧失量分别减少了 10.3%和 15.6%，减少量
比厌氧环境下的大。界限含水率试验表明，泥炭土液限随微生物分解反应时间的增长有所降低，而塑限变化幅度不大。

一维固结蠕变试验表明，有机质分解后的泥炭土次固结系数下降，分解时间越长，次固结系数下降越显著。对新技术

的特点进行了分析，并对其理论及应用研究进行了展望；该技术有望发展为一项生态友好型的泥炭土地基新型处理方

法，改良泥炭土有望成为微生物岩土技术一个潜在应用领域。 
关键词：微生物岩土技术；泥炭土；有机质分解；生物气；烧失量 
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Improving engineering properties of peaty soil by biogeotechnology  

GUI Yue1, 2, WU Cheng-kun1, LIU Ying-shen1, GAO Yu-feng2, HE Jia2 
(1. Faculty of Civil Engineering and Mechanics, Kunming University of Science and Technology, Kunming 650051, China; 2. Key 

Laboratory of Ministry of Education for Geomechanics and Embankment Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: It is suggested that the microbial enrichment technology should be used to increase the number and activity of 

primary bacteria in peaty soil so as to accelerate the degradation rate of organic matters in soil and achieve the purpose of 

significantly reducing the content of organic matters and improving the engineering properties of soil in a short time. In order to 

verify its feasibility, peaty soil samples are taken from two sites in Kunming City, and two sets of model devices are developed 

to simulate the degradation process of organic matters of peaty soil under anaerobic and aerobic environments, respectively. 

The combustion loss, limit moisture content and one-dimensional consolidation deformation characteristics of peaty soil after 

being decomposed are tested. The results show that under the anaerobic environment, the biogas yield of peaty soil soaked in 

the enriched bacteria solution is significantly higher than that of pure water immersion, and its gas production kinetic 

characteristics are in line with the modified Gompertz model. Under the aerobic environment, when the microbial degradation 

lasts for about 30 days, the burning loss of peaty soil in the two sites decreases by 10.28% and 15.58%, respectively, which is 

larger than that under the anaerobic environment. The experimental results show that the liquid limit of peaty soil degraded by 

microorganism decreases with the increase of the reaction time, and the plastic limit does not change much. The 

one-dimensional consolidation tests show that the secondary consolidation coefficient of peat soil after degration of organic 

matters decreases, and the longer the degration time, the more significant the reduction of the secondary consolidation 

coefficient. The characteristics of the new technology are analyzed, and its theory and application are prospected. This 

technique is expected to be an ecological friendly new treatment method for peat soil foundation, and improving peat soil 

foundation is expected to have a potential application field of biogeotechnology. 

Key words: biogeotechnology; peaty soil; organic matter 

degradation; biogas; ignition loss 
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0  引    言 
泥炭土是自然界有机质含量最多的土类[1]。其有

机质主要来源于植物枝叶、根系、分泌物及动物的分

解残余；当沉积速度大于分解速度时，有机质不断在

土中累积[2]。分解度越低，土中包含的残余纤维越多；

分解度越高，无定形腐殖质占比越多。因此，分解程

度决定了泥炭土有机质组分。而另一方面，有机质又

是土壤中最活跃的物质组成部分，是土壤微生物（细

菌、真菌等）的能量源[3]。微生物作用下，残余纤维

分解为腐殖质，并最终分解为气和水，该过程即为有

机质分解[4]。过去的很长时间里，土壤有机质分解问

题在岩土工程领域没有获得足够重视。近年来，人们

逐渐注意到，自然环境改变或人类活动会加速有机质

分解，适宜条件下速率可以提高 3～4个数量级[5]。工

程活动中的土方开挖、地下水升降、无机胶凝材料导

致的土壤酸碱度变化等都可能引起有机质加速分解。

因此，从工程角度探索泥炭土有机质分解相关课题逐 
渐引起人们关注。 
目前为止，该领域相关的研究成果可以归纳为以

下 3点。 
（1）泥炭土分解度与其工程性质关系研究 
众多研究表明，泥炭土分解度与其工程性质直接

相关。当分解度不同，其表现出来的工程性质差异很

大[6-8]。具体表现在：物理性质方面，纤维泥炭土结构

松散，孔隙比、持水能力、渗透性通常大于无定形泥

炭土；压缩性质方面，纤维泥炭土次固结系数与压缩

指数的比值 Cα/Cc在 0.06～0.10内[4, 9-10]，无定形泥炭

土约为 0.035～0.06[4, 11]，表明纤维泥炭土压缩性更显

著；力学性质方面，因残余纤维分布多以水平向为主，

使泥炭土具有显著的横观各向同性。三轴压缩条件下，

潜在破裂面切过水平面上分布的纤维，纤维拔脱过程

中激发了拉拔阻力，使其具有与“加筋土”类似的力

学特性[12-14]。 
（2）泥炭土分解特性及分解速率影响因素研究 
泥炭土有机质分解速率影响因素方面，现有的认

识多从土壤学及土壤生物学中借鉴而来。岩土工程领

域内，为评价由工程活动引发的有机质加速分解也进

行了一些探索。Mitchel等[15]认为土壤中最有利于好氧

菌存活的条件是饱和度为 60%～80%。O'kelly[16]通过

室内模拟试验发现当土样处于不完全浸没状态时分解

速率是完全浸没的 2倍。土壤中的养分也是重要的影
响因素之一，Wardwell等[17]发现土中增加氮元素可以

提高分解速率，产气率最高可达 481 mL/d。Pichan等[18]

通过添加泥炭焚烧余灰 PPFA（peat pulverized fuelash）

和尿素改变土的碳氮比，用于评价该方法改良泥炭土

工程性质的适用性，并提出了“利用微生物分解有机

质，从而改良泥炭土地基”的设想。 
（3）有机质分解导致泥炭土工程性质改变规律

研究 
岩土工程领域内研究泥炭土有机质的分解，重点

关注的是其引发的泥炭土工程性质转变问题。室内模

型试验是开展泥炭土有机质分解研究的主要手段，但

目前还没有统一的试验装置，以自制为主。Robert[19]

曾利用常规固结仪进行了有机质分解模拟试验。美国

的Wardwell等[20-21]较早研发了一种室内模拟装置，包

含了土样安放系统、温度调节系统和生物气体回收系

统等，通过收集分解过程中释放的气体量作为分解速

率的间接体现，该装置得到广泛认可，但它可模拟的

因素比较单一，O'kelly[16]对装置做了进一步完善。 
利用室内模型试验，在有机质分解对泥炭土工程

性质影响方面取得了一定的认识。Wardwell等[17]研究

了生物分解改变有机质的含量对泥炭土压缩性、抗剪

强度和稳定性的影响。Robert[19]认为有机质含量越高，

分解所致沉降在总沉降量中的比例越大。Berry[22]和

Huang等[23]认为分解产生的为生物气可能使得泥炭土

地基长期沉降问题加重。Pichan研究团队通过室内模
拟装置分析了水温为 30℃时，水位浸没高度对有机质
分解程度的影响，并初步分析了泥炭土含水率、有机

质含量及液限随有机质分解时长的变化规律[16, 18, 24]。 
综上所述，有机物质是土中微生物的能量源，微

生物是有机质分解转化的承担者。它们的生理活动能

令有机质含量降低及组分发生改变，进而影响泥炭土

的宏观工程性质。受现代微生物岩土技术启发，结合

泥炭土有机质分解特点，本文试图探索利用微生物方

法，促进土中有机质的分解，实现在较短时间内显著

降低有机质含量、改善其工程性质的目的。为验证其

可行性，研发了 2套模型装置，分别模拟厌氧、好氧
环境下泥炭土有机质分解过程，测试了分解后泥炭土

的烧失量和界限含水率及一维固结蠕变变形特性等。 

1  微生物技术改良泥炭土的试验设计 
本文采用的微生物技术是从泥炭土中提取细菌

作为菌种，通过扩培得到高浓度菌液，再和泥炭土混

合。试验内容包括菌液配制、有机质分解模拟及泥炭

土工程性质测试 3个阶段：①阶段一：原生菌菌液配
制。对天然泥炭土中的原生菌进行提取、培养、扩增、

测试菌液浓度等，制备后续试验所需菌液。②阶段二：

微生物分解泥炭土有机质模型试验。分别模拟厌氧、

好氧环境下，泥炭土有机质分解过程。记录生物气排 
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图 1 技术路线图 

Fig. 1 Technical roadmap 

表 1 试样的物理性质指标 

Table 1 Physical parameters of peaty soil samples 

取样点 
取样深度 

/m 
颜色 

含水率 

w/% 

孔隙比 

e0 

重度 

γ/(kN·m-3) 

塑限 

wp/% 

液限 

wl/% 

烧失量 

wi/% 

残余纤维量 

wf /% 
pH值 

场地一 8.0~8.5 黑色 215.3 4.6 11.9 125.2 189.3 48.1 ＜1.0 6.5 

场地二 1.2~1.8 灰褐 416.1 6.6 10.3 — — 69.3 15.2 6.3 

放过程，分析产气动力学特征和生物气成分；量测纯

水和废液的溶氧量和 pH 值。③阶段三：微生物技术
改良泥炭土工程性质研究。分解过程中，测试泥炭土

烧失量、界限含水率及一维固结蠕变特性随反应时长

的变化情况，从岩土工程的角度评价改良效果。 
本文技术路线如图 1所示。 

2  试验材料与方法 
2.1  泥炭土取样与分析 

2个取样场地位于云南省昆明市（图 2）。表 1为
土样的物理性质指标。其中，有机质含量的测试采用

《公路土工试验规程》（JTG E40-2007）推荐的灼烧法；
残余纤维含量 wf 的测试在中国现行土木行业规范中

没有相关规定，参考 ASTM标准采用湿筛法[25]进行测

定。 

 

图 2 昆明泥炭土 

Fig. 2 Samples of peaty soil from Kunming City 

2.2  高浓度菌液配制 

（1）天然泥炭土中原生细菌数测定 
剥离土样外层、取核心土作为试验用土。采用涂

布平板法进行土中细菌数量的测定（图 3），结果见表
2。 

表 2 泥炭土中原生细菌数量 

Table 2 Number of aboriginal bacteria in peaty soil 

土样场地 培养基类型 稀释倍数 
平板菌落数 

/个 

土中细菌数量 

/(CFU·g-1) 

葡萄糖肉汤 100 99 1.23×105 
场地一 

LB肉汤 100 91 1.13×105 

葡萄糖肉汤 100 87 1.08×105  
场地二 

LB肉汤 100 102 1.26×105  

  

图 3 涂布平板试验 

Fig. 3 Streak plate method 

（2）高浓度原生细菌溶液配制 
参照固体培养基分离纯化法进行细菌扩培及菌

种鉴别工作，操作步骤详见文献[26]。对菌液进行DNA
测序，发现芽孢杆菌和孢子菌。芽孢杆菌是好氧或者

兼性厌氧菌，有较强的有机质分解能力及繁殖能力。
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配置的菌液浓度详见表 3。将配置好的菌液存放于 4℃
的冷藏柜中存放待用（图 4）。 

  

图 4 高浓度菌液 

Fig. 4 High-concentration bacteria solution 

表 3 配制菌液的浓度 

Table 3 Concentration of bacterium solution after cultured 

OD600吸光度值 土样 

场地 A B C 均值 

菌液浓度 

/(cells·mL-1) 

场地一 0.360 0.340 0.319 0.338  1.96×107 

场地二 0.833 0.664 0.735 0.744 5.74×107 

2.3  厌氧环境泥炭土有机质分解模拟试验 

参考Wardwell[21]的方法，设计了一套泥炭土有机

质分解模拟装置（图 5），装置由广口瓶、玻璃管、橡
胶管、试管等组成。利用该装置可以模拟泥炭土有机

质在厌氧环境中的分解，还可观测生物气体积随时间

的变化并收集生物气。 
利用该装置，分别对 2个场地泥炭土进行有机质

分解模拟。试验共进行了数组，其中 2组为高浓度菌
液浸泡下的泥炭土有机质分解模拟试验，分别用于场

地一及场地二泥炭土土样；为了对比分解效果，还进

行了 2组纯水浸泡试验。试验中，广口瓶里放置的土
样大约 250 g，体积约 250 cm3。单个试验持续 120 d
左右，记录试验期间生物气体积的变化情况，之后，

对收集到的生物气做成分定性分析。 
2.4  好氧环境泥炭土有机质分解模拟试验 

参考环境工程中的废水好氧处理工艺，设计加工

了一套装置及其工艺模拟泥炭土有机质在好氧环境下

的分解过程（图 6）。该装置由蠕动泵、橡胶管、三轴
饱和器、细菌过滤膜等组成。它的工作原理是利用缓

慢流经土样的纯水给土中的细菌提供氧分。试验具体

操作步骤如下：①搭建试验装置，检查其密闭性。②

通过蠕动泵注入酒精（75±5 %）并存留于装置中 24 h
（避免装置带菌）；再注入纯水 24 h，把酒精冲洗干净
（防止残余酒精杀死细菌）。③土样在 121℃条件下高
温高压灭菌 20 min，确保菌液为土中唯一微生物来源。
④将处理好的泥炭土松散的放入装置内，通过蠕动泵

注入菌液，使土达到饱和状态，关闭蠕动泵；静置 24 
h，使细菌大量附着于泥炭土上；利用 milli Q超纯水
机制备纯水，再通过蠕动泵注入土样中，供水速度设

置为 0.6 mL·min-1，设置这样极缓慢的速度是防止水

流将细菌冲刷稀释。定期用溶氧计和 pH 计检测泵入
纯水和流出的废液的溶氧量和 pH值。 
利用该装置对 2个场地泥炭土进行有机质分解模

拟。每个场地共准备了数组平行样，用于不同龄期时

的烧失量、残余纤维含量、界限含水率及一维固结变

形的测试。 
2.5  微生物技术改良泥炭土工程性质效果研究 

（1）对分解后的泥炭土进行烧失量和界限含水
率测试，分析烧失量和界限含水率指标与降解时间的

关系。 

      

图 5 厌氧环境有机质分解模拟装置图（左）及生物气收集试管实物（右） 

Fig. 5 Schematic diagram of model devices for anaerobic environment organic matter degradation (left) and glass tube for biological gas  

.collection (right) 
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图 6 好氧环境有机质分解模拟装置图（左）及实物（右） 

Fig. 6 Schematic diagram of model devices for organic matter degradation in aerobic environment (left) and real object (right) 

（2）测试比较分解前后泥炭土的一维固结蠕变
特性变化。选取在好氧环境中分解的泥炭土，分解时

间 0，7，14，30 d时，分别进行一维固结蠕变试验。
首先，采用WG-1C三联固结仪，将模型试验 2（图 6）
中的泥浆状土样小心装入高 4 cm，内径 6.18 cm的环
刀中，土样上下放置滤纸，先施加 6.25 kPa的固结压
力，等试样逐步排水密实后，再按加载比 1.0 逐级加
大固结压力，最终至 100 kPa，该过程大约持续 1 h；
保持固结压力 P=100 kPa，24 h后，拆样并小心推出
土样装入高 2 cm，内径 6.18 cm的环刀中，削去多余
高度。之后，装入固结仪中，施加固结压力 P=200 kPa，
记录土样压缩量，直至小于 0.01 mm/h，每组试验大
约维持 7～9 d。 

3  试验结果分析 
3.1  泥炭土厌氧发酵产气动力学特征及机制 

（1）产气动力学特征 
图 7为 2组在菌液中浸泡的泥炭土累积生物气体

积与反应时间的关系，为了对比分析，还包含了 2组
在纯水中浸泡的泥炭土样产气数据。 
由图 7 可知，从生物气体量来看，在接近 120 d

时，菌液浸泡的场地一及场地二泥炭土生物气体积分

别达到 52，80 mL左右，而纯水浸泡的两个场地土样
产气量仅有 13.0，14.5 mL。菌液浸泡的泥炭土产气量
远高于纯水浸泡，表明菌液加速了有机质的分解。为

了更直观地分析生物气产气速率，将产气体积与泥炭

土土样体积对比，本次试验平均产气率大约相当于

0.18%和 0.23%土样体积/d。Pichan等[16]也报道过类似

的试验结果，他们关注了特定环境条件下纤维泥炭土

分解产气过程，通过室内模型试验，在厌氧和好氧环

境下分别得出 60 d产气量为 230，400 mL的结果，平
均产气率约为 0.16%和 0.28%土样体积/d。 
图 7中还显示，累积生物气体积随时间变化大致

经历了 3个阶段：在浸泡初期（约 15 d内），产气速
率缓慢；之后的一段时间（场地一泥炭土为 15 d，场

地二为 40 d左右）产气迅速；随后产气过程非常缓慢，
甚至接近停滞。这基本符合自然界生物的发展过程，

即经历了发生、发展、成熟 3个阶段，而每一阶段的
发展速度是不一样的，可用生长曲线函数来描述该过

程。采用修正的 Gompertz模型对累积产气进行拟合： 

max
0

0

exp exp ( ) 1R eP P t
P

λ
   = − − +  

  
 。 (1) 

式中  P为 t 时刻的累积产气量（mL）； 0P 为最大产
气潜能（mL）； maxR 为最大产气速率（mL）； λ为迟
滞期（d）；t为试验持续时间（d）； e为常数。 

图 7 累积生物气体积与反应时间的关系 

Fig. 7 Relationship between volume of accumulated biogas and  

.reaction time 

表 4为拟合参数，R2均大于 0.9，拟合效果较好。 
表 4 泥炭土分解产气的修正 Gompertz模型拟合参数 

Table 4 Parameters fitted by modified Gompertz model for peaty  

soil degradation 
修正 Gompertz模型参数 

土样场地 
P0 /mL Rmax /(mL·d-1) λ /d R2 

场地一 53.2 9.2 11.4 0.98 
场地二 82.8 1.3 0.7 0.92  

（2）产气机制 
生物气体产气机制非常复杂，简述如下[26]：土壤

有机质中的碳水化合物，在微生物分泌的糖类水解酶

的作用下先水解为单糖，单糖在无氧条件下，由嫌气

性微生物缓慢分解，形成一些还原性气体、有机酸，
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产热少，称发酵作用；在好氧条件下，则由好气性微

生物分解，最终产物为水和二氧化碳，产热多，称氧

化作用。此外，当土中存在含氮有机质时，包括蛋白

质、氨基酸、腐殖质等，在微生物分泌的水解酶作用

下，还会发生水解、氨化、硝化和反硝化作用，反应

产物包含有机酸、NH3及 N2等。当土中存在含磷、硫

有机物时，在有机磷细菌、氨化细菌等微生物的作用

下，会分解生成硫酸盐、磷酸盐及 PH3和 H2S气体等。 
为明确模型试验中发生的复杂生化反应的实质，

委托某环评中心试验室对收集的生物气成分进行了测

定，所用设备为气相色谱仪（SDLH/YQ006）和气相
色谱–质谱联用仪（SDLH/YQ003）。检测显示其主要
成分为甲烷（CH4），还含有微量萘（C10H8）、环己

醇（C12H24O）等 29种有机气体。这表明，试验中泥
炭土有机质分解过程是碳水化合物为主的物质发生了

厌氧发酵。 
3.2  纯水和废液中的溶氧量及 pH值变化规律 

利用模型装置（图 6）模拟好氧环境中泥炭土有
机质分解过程。在试验的不同阶段，对流入的纯水及

流出的废液溶氧量和 pH值进行测试，结果见表 5。从
表 5中可以看出，除个别数据异常外，废液的溶氧量
普遍比纯水的溶氧量低 15%～30%，表明泥炭土中发
生了氧化反应，纯水流经泥炭土时，其中溶解的氧在

微生物生化反应过程中部分被消耗了。另外，纯水本

身是接近中性的，而流出的废液偏弱酸性，表明分解

过程中生成了微量有机酸。 
表 5 纯水及废液中的溶氧量及 pH值 

Table 5 Dissolved oxygen contents and pH values in pure water  

and waste solution 
反应时间 t/d 试验组 溶氧量/(mg·L-1) pH值 

纯水-1 5.26 7.00 
废液-1 2.93 5.98 
废液-2 3.80 5.85 
废液-3 3.24 5.72 

7 

废液-4 3.91 5.82 
纯水-2 5.22 7.00 
废液-5 4.40 5.68 
废液-6 4.02 5.67 
废液-7 3.91 5.69 

14  

废液-8 4.21 5.76 
纯水-3 4.10 6.68 
废液-9 3.81 5.67 
废液-10 3.92 5.78 

21  

废液-11 3.87 5.46 
纯水-4 4.16 7.73 
废液-12 4.60 5.70 
— — — 

30 

— — — 

3.3  微生物技术改良泥炭土工程性质研究 

（1）有机质变化规律 

对经过分解的泥炭土有机质含量进行测试，得出

泥炭土烧失量与反应时间的关系，见图 8。 

图 8 烧失量与反应时间的关系 

Fig. 8 Relationship between ignition loss and reaction time 

从图 8中可以看出，经过分解，好氧和厌氧环境
中泥炭土有机质含量均有一定程度的减少。厌氧环境

中，经过 50 d左右，场地一泥炭土有机质含量减少了
9.4%，场地二的减少量约为 3.6%；而且这种下降趋势
在一定时长后就不明显了。相比厌氧环境而言，好氧

条件下泥炭土烧失量下降更显著，30 d左右时，场地
一泥炭土有机质含量减少了 15.6%，场地二的减少量
约为 10.3%。 
（2）界限含水率变化规律 
图 9为场地一泥炭土界限含水率随反应时间的变

化情况。因纤维泥炭土中含有大量残余纤维，对锥入

法及搓条法所得数据产生极大干扰，很难反应实际情

况，故界限含水率测试不适用于纤维泥炭土[27]。因此

场地二泥炭土未做界限含水率试验。 

图 9 界限含水率与反应时间的关系 

Fig. 9 Relationship between limit water content and reaction time 

从图 9中可以看出，经过分解作用，泥炭土的液
限随着反应时间增加有较为明显的下降，塑限也有一

定的变化，但变化幅度不大且无规律性。这种变化是

由于有机质降低导致的。图 10为分解过程中有机质含
量与界限含水率的关系，从中可知，液限及塑限与有

机质含量之间大致呈现了线性相关，且塑限增大的幅

度小于液限；该规律和天然泥炭土的基本一致[28-29]。 
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图 10 界限含水率与有机质含量的关系 

Fig. 10 Relationship between limit water content and organic  

.matter content 

（3）分解前后泥炭土一维固结蠕变特性变化规
律 

图 11 为不同分解时长的泥炭土的 e–lgt 一维固
结，可以看出不同分解时长的土样的 e–lgt曲线形态
有较大的差异。分解期越长，压缩固结过程中孔隙比

e的减小幅度越小。e–lgt曲线形态大多为反 S型，即
荷载作用下，孔隙比 e初始阶段变化较大，之后出现
明显的拐点，拐点后的 e–lgt曲线接近直线，其斜率
称为次固结系数 Cα。图 12 为不同分解时长的泥炭土
的次固结系数，从图中可以看出，两个场地泥炭土的

次固结系数均有所下降。其中，场地二泥炭土的次固

结系数由最初的 0.33下降至 30 d时的 0.25。这表明
泥炭土的次固结变形得到了较好的改善，这对解决泥

炭土地基工后沉降难题有一定的现实意义。 

 

图 11 e–lgt曲线与分解时长的关系 

Fig. 11 Relationship between time of degration and the e-lgt curve 

 

图 12 次固结系数与分解时间的关系 

Fig. 12 Relationship between secondary consolidation coefficient  

..and reaction time of degration 

需要特别指出的是，因试验中采用了平行样来探

讨生化反应的时间效应，而泥炭土的组分及结构随机

性很大，试样间的差异难免，这可能是造成以上界限

含水率、烧失量及其他指标数据波动的原因，但仍不

难从中获得规律。 

4  新技术的特点分析及其理论研究、应

用前景展望 
泥炭土是较棘手的特殊土，传统的地基处理方法

对其并非都有理想效果。比如：有机酸会阻碍及延缓

水泥的水化反应，化学固化在泥炭土中容易失效；采

用管桩费用过高等问题。因此，探索新型泥炭土地基

加固技术很有必要。富含有机质是导致泥炭土工程性

质差的主要原因。理论上，如果能消除或者减少有机

质，则泥炭土工程性质必向好的方向发展。新技术原

理是利用土中天然存在的功能菌群，通过微生物技术

增加它们的数量、强化活性，加快新陈代谢，从而加

快有机质分解速率，达到改良其工程性质的目的。 
（1）新技术的特点分析 
土壤有机质是土中各种含碳化合物的总称，包含

未分解、半分解动植物残体、微生物体和腐殖质。腐

殖质又包含非腐殖物质和腐殖物质[30]。非腐殖物质是

有特定物理化学性质、结构已知的有机化合物；其中，

碳水化合物（包括糖、醛和酸）占有机质的 5%～25%；
此外还包括氨基糖、蛋白质和氨基酸、脂肪、蜡质、

木质素、树脂、核酸和有机酸等。腐殖物质是非晶形

高分子有机化合物，是有机质中最难生物分解的[30]。

综上所述，利用微生物改良泥炭土的效果和土中有机

质的组分密切相关；有机质的成分会直接影响分解速

率和程度。泥炭土不仅仅是被改良的对象，而且是生

化反应的主要参与者。前文中，场地一泥炭土有机质

主要是腐殖质，场地二泥炭土有机质中除了腐殖质外，

包含了较多残余纤维。这些差异可能是造成两个场地

泥炭土产气量、产气速率，以及烧失量变化量等一系
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列试验结果不同的主要原因。 
自然状态下，泥炭土有机质成分极为复杂多变，

这就决定了单一菌种难以胜任对所有种类有机质都能

有效分解。也就很难像现有微生物岩土技术那样，通

过引入某特定种类的细菌，利用某种微生物过程，实

现某种工程目的。比如采用巴氏芽孢杆菌来实现微生

物诱导碳酸盐沉积（MICP）进行地基加固或大坝防渗
等。考虑到泥炭土中的原生细菌是历经长期的自然选

择而存活下来的，是物竞天择的结果，对所处的环境

适应性最好。因此，从待改良泥炭土中提取出的细菌

分解有机质的潜力较大。另外，没有引入外源细菌，

能消除人们的顾虑，属于生态友好型的地基处理方法。 
（2）理论研究展望 
在理论研究方面，重点应放在以下几点：①从技

术创新的角度，尚需在不同地区采取更多不同类型泥

炭土进行类似试验，积累宝贵数据。②从岩土工程的

角度，全面评估微生物技术改良泥炭土的效果。对改

良后泥炭土的强度、变形及渗透性进行系统研究，特

别是要明确泥炭土工程性质随反应时间的变化规律。

③从工程应用的角度，尚需明确分解速率的影响因素。

凡是能影响细菌活动及其生理作用的因素都会影响有

机质的分解速率，主要包括：温度、土壤水分和通气

情况、植物残体的特性、土壤特性[30]。化繁为简，可

结合实际工程行为概化为几个重要环境因素，包括地

下水升降（用地下水干湿循环次数及周期模拟）、酸碱

度变化（用 pH值改变模拟）、温度变化、营养物质交
换（用 C:N 比变化模拟）。④从微生物学角度，探究
对有机质分解有效的细菌种类。目前为止，土壤细菌

种类还像一个尚未完全解密的黑箱。但有针对性地开

展一些微生物辨识工作是很有益的。当然，这已经不

属于传统土力学的研究范畴，必须借助微生物学领域

专业人士的力量。 
（3）应用前景展望 
设想了微生物改良泥炭土地基的具体实施过程

（图 13）：①在拟处理地基中布设抽水井和注水井，
抽水井布设形状可以是三角形或矩形等，注水井布设

在抽水井平面位置的中心；井深根据待处理泥炭土层

厚度而定。采用 PVC管连接抽水井和注水井，形成独
立的抽、注水系统。②试验室制备好富集菌液，从注

水系统注入，由抽水系统抽出，在注水井和抽水井间

形成水头差，使得富集菌液在待处理泥炭土中形成渗

流，均匀流过待处理土层，细菌吸附在土中。③通过

注水井注入含氧纯水或者其他营养液，以维持土中微

生物的数量和活性。此外，定期取土样检测土中细菌

数量，必要时还可以通过注入高浓度菌液来增补土中

细菌数量。 

图 13 微生物技术改良泥炭土地基施工技术设计 

Fig. 13 Design of construction technology of improving peaty soil  

.ground by biogeotechnology 

前文面提出的方法属于原位分解，即在不经搅

动、挖出的情况下，对泥炭土地基进行改良。根据现

有微生物岩土技术的研究成果，普遍认为当土的渗透

性较低时，效果可能较差。这是因为细菌在土壤中的

生存和繁殖需要空间。因此，微生物岩土技术处理的

对象，大部分都是砂土、砾土等粗粒土；对细粒土的

处理，往往需要采用机械搅拌等方法[31]。本文建议原

位处理的方式，是由泥炭土的特性决定的。天然状态

下，泥炭土孔隙比 e通常能到 3～8，甚至高达 12。这
是因为：①泥炭土中包含的未分解植物纤维，易形成

架空多孔结构，分解度愈低，则结构愈疏松[1, 32]。②

腐殖质–黏粒团聚体具有松软、多孔、絮状的特性。另
外，研究表明泥炭土具有较好的渗透性[1, 8]。一般情况

下，残余纤维含量高的低分解泥炭土渗透系数 kv0 在

10-4～10-5 cm·s-1；腐殖质为主的无定形泥炭土初始渗

透系数 kv0数量级在 10-5～10-7 cm·s-1的范围。这表明，

泥炭土基本具备原位分解的条件。 
（4）新技术实施中可能存在的问题 
利用微生物技术处理泥炭土地基，需要关注有机

质分解后带来的附加沉降问题。在农学和环境科学领

域，较早注意到这个问题。例如，在泥炭沼泽地区排

水造田时，有机质分解导致的次压缩量甚至超过了主

固结沉降量[33]。Franzen[34]在瑞士 Komosse Bog 地区
观测到的泥炭沼泽地面因有机质分解而沉降的速率超
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过 3.5 mm·a-1，诱发因素包括气候变化、地下水作用

和营养物质供应等。生物分解被认为是诱发加利福利

亚 Sacramento-San Joaquin 三角洲沼泽地次压缩沉降
的重要因素之一，占到总压缩沉降量的 55%～80%[35]。 
从岩土工程角度来看，有机质分解成水和气体后

必然带来固体物质的损失，在宏观上表现为相应的附

加沉降，因此，本技术可能更适合新建场地，对既有

建构筑物地基的加固处理需要谨慎。此外，就技术本

身而言，它的根本作用是降低有机质含量从而改善土

性。而场地地基的承载能力及变形特性不仅和土性有

关，还涉及到土的密实度、干湿度、固结度、扰动程

度等；要达到泥炭土地基处理的目的，有可能除了前

期微生物改良处理之外，还需辅以堆载、碾压、强夯、

复合地基等其他后续处理手段。 

5  结    论 
（1）厌氧环境下，高溶度菌液浸泡的泥炭土生物

气产量比纯水浸泡的有明显的提高，产气动力学特征

符合修正的 Gompertz模型。微生物气体主要成分为甲
烷（CH4）的有机气体，表明泥炭土中发生了厌氧发

酵。 
（2）好氧环境下，微生物分解 30 d左右时，泥

炭土烧失量有较大幅度的减少，减少量比厌氧环境下

显著。 
（3）界限含水率试验表明，泥炭土液限随微生物

分解反应时间的增大有所降低，塑限变化幅度不大且

无明显的规律。 
（4）一维固结蠕变试验表明，泥炭土的次固结系

数 Cα随微生物分解反应时间的增长有所降低，表明其

蠕变性得到明显改善。 
（5）微生物扩增技术有望发展为一项生态友好型

的泥炭土地基新型处理方法；加固泥炭土地基有望发

展成为微生物岩土技术一个潜在的应用领域。 
微生物处理技术尚处于初步探索阶段，研究手段

还局限于室内试验，要实现工程应用还需大量系统和

深入的研究工作，并经过实际工程的检验。 
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软土地层管幕群顶进的相互作用及闭合姿态的实测分析 
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摘  要：管幕群在地下穿越工程中对保护穿越对象发挥着关键作用。为了施工形成严格封闭的管幕群，需要每根顶管
进行高精度的顶进施工，而众多相邻顶管顶进的相互作用极为复杂，导致每根顶管的姿态变化及管幕群最终闭合误差

呈现不确定性。依托于某大型“管幕–箱涵”工法顶进穿越中环线工程项目，采用实时监测手段对管幕群顶进过程中各
钢管的姿态与变形进行了记录，在此基础上分析研究了各类钢管在顶进过程中的相互作用以及管幕群贯通闭合后的姿

态与变形规律。结果表明：①顶管之间的相互作用体现为先施工顶管（先管）对后顶进钢管（后管）姿态的约束、导

向作用，相对偏差大致控制在 4 cm以内；②受到钢管纵向刚度的影响，70%钢管姿态纠偏明显滞后于机头姿态变化，
前期偏差累积较大，在末端顶管刚度随长度增加而减少，在强行纠偏下，顶管偏差变化幅度较大；③管幕群的闭合姿

态在始发端及加固区段均保持良好；在中段各钢管出现明显变化，甚至部分钢管间拉开较大；在接收端，大部分钢管

偏移相对减小。 
关键词：管幕；刚度效应；导向效应；滞后效应；约束效应 

中图分类号：TU447       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)02–0279–10 
作者简介：何君佐(1995— )，男，博士，主要从事地下工程施工控制等方面的科研工作。E-mail: 1810755@tongji.edu.cn。 

Field investigations on interaction between jacking pipes and closure of          
pipe roofs in soft ground 

HE Jun-zuo1, LIAO Shao-ming1, CHEN Li-sheng2, CHENG Chi-hao1 
(1. Department of Underground Architecture and Engineering, Tongji University, Shanghai 200092, China; 2. Shanghai Urban 

Construction Municipal Group Co., Ltd., Shanghai 200020, China) 

Abstract: The pipe roofs play a key role in protecting the passing objects in underground crossing projects. In order to 

construct a strictly closed pipe roof, high jacking precision of each pipe is required. However, the jacking interaction of various 

adjacent pipes is extremely complicated, which brings uncertainty to the attitude change of each pipe jacking and the final 

closure error of the pipe roof. This study relies on a certain project crossing a middle ring line by the large-scale ‘pipe roof-box 

culvert’ method and uses the real-time monitoring approach to record the attitude and deformation of each steel pipe during the 

jacking process of the pipe roof. Based on the measured data, the interaction of various pipes in the process of jacking as well as 

the attitude and deformation of the closed pipe roof is analyzed. The results show that: (1) The interaction between the pipes is 

reflected by the constraint and guiding effects of the previous pipe jacking (anterior pipe) on the attitude of the rear jacking pipe 

(posterior pipe), and the relative deviation is generally controlled within 4 cm. (2) Affected by the longitudinal stiffness of the 

steel pipe, the attitude correction of 70% pipes lags behind the machine head which results in relatively large accumulative 

deviation at the previous stage, but with the decrease of the longitudinal stiffness, the attitude of the pipe changes sharply at the 

receiving terminal under hard correcting. (3) The attitude of closed pipe roof is well maintained at the originating terminal and 

the reinforced zone. An obvious change occurs in the middle section, and some pipes even have a large distance among them. 

Finally, at the receiving terminal, the deviation of most pipes is relatively reduced. 

Key words: pipe roof; stiffness effect; guiding effect; lag effect; constraint effect 

0  引    言 
管幕法是依靠小口径顶管机进行单管顶进，管与

管之间以锁扣相连，形成断面内封闭或半封闭形式的

管幕，最后在管幕围护下建设大断面地下空间的一种

非开挖施工技术。该工法在城市基础设施建设中具有

以下特殊优势[1-2]：①管幕法施工不影响城市地面交
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通；②能有效控制地面沉降；③适用于浅埋大断面地

下工程暗挖施工。 
作为一种新型地下穿越施工方法，管幕法对周围

环境的扰动影响一直是许多学者研究重点。魏纲[3]通

过解析解、数值模拟对钢管顶进引起的环境扰动进行

了大量深入的研究。Bae 等[4]利用均质化方法为管幕

注浆法加固隧道建立了与之相适应的弹塑性有限元分

析数学框架。Shi等[5]依托于隧道下穿衡阳—昆明高速

工程，采用三维数值分析及现场试验的方法，研究了

钢管幕中的力学响应。杨仙等总结分析了各种间距下

先顶顶管对后顶顶管地表沉降的影响，建立了适用于

管幕法施工地表沉降预测的修正 Peck公式[6]，并结合

实测数据，验证了公式的适用性[7]，并在文献[8]中对
管幕法密排大直径钢管顶进的环境影响作出了大量总

结。孙钧等[9]应用三维数值分析程序，对顶管顶进施

工所引起的地表变形位移进行了全过程的动态仿真模

拟，并进行了人工神经网络滚动预测。苏荣军等[10]

为研究管幕顶进中不同工况条件下的地表沉降发展规

律，采用现场试验方法，对管幕顶进时地表的初期沉

降、累积沉降与工后沉降进行了分析。冼家驹等[11]通

过实测数据、模拟分析和理论计算的对比分析，认为

除了土体损失之外，地下水涌水是管幕顶管工程中对

周边环境影响最大的影响因素。 
综上所述，以往关于管幕顶进的研究工作多集中

在钢管顶进对环境扰动的理论预测和实测分析方面，

而对管幕群各钢管顶进、贯通、闭合的动态施工过程

讨论较少，尤其没有考虑带锁口钢管之间在管幕不同

部位承接时姿态的相互作用。而在实际施工中，若每

根钢管不能按设计要求顶进到位或扭转角度过大，可

能导致管幕无法闭合，密封性能下降甚至丧失，并且

不利于后续箱涵顺利推进，进而引发后续施工困难、

环境扰动过大等严重后果。因此，有必要对管幕群顶

进过程及贯通的姿态进行全面的实测分析。 
本文依托于某超大断面“管幕–箱涵”工法顶进穿

越中环线工程项目，对顶管姿态现场实测数据进行分

析，对管幕群中顶管的相互关系进行分类，总结不同

类型顶管的不同相互作用效应及管幕群贯通闭合后的

姿态特征，以期对未来类似工程提供参考与借鉴。 

1  工程背景与监测方法 
1.1  工程概况 

工程采用超大断面“管幕–箱涵”工法施工，如图
1所示。箱涵截面尺寸为宽 19.8 m，高 6.4 m，箱涵地
道始末里程桩号为 K0+663—K0+749，长度为 86 m。
始发井及接收井完成后，预先利用小口径顶管机，在

拟建箱涵位置的外周逐根顶进钢管，形成封闭的水平

钢管幕。 
整个管幕系统共需布置 62根 φ800钢管（图 2）。

其中，下排钢管 24 根，编号为 D1～D24，轴线埋深
约 14 m；上排钢管 24根，编号为 S1～S24，轴线埋
深约 6.7 m；左侧排钢管 7根，编号为 Z8～Z2；右侧
排钢管 7 根，编号为 Y7～Y1，底排及上排水平向钢
管间隙为 81 mm，左右侧排垂直向钢管间隙为 92 mm。
左右排钢管轴线间距约 20.8 m。每根钢管顶进长度为
86 m。 

图 1 管幕-箱涵下穿工程示意图 

Fig. 1 Underground crossing project of pipe roof-box culvert 

综合中环路及管线保护、管幕成形质量（建筑空

隙）、施工进度和便利性等方面考虑，管幕钢管顶进顺

序如图 2所示。其中水平向钢管先施工底排，后施工
顶排，同一排钢管逐根顶进，由中间向两边围绕先顶

顶管的左右交错顶进，两边由角部向中间顶进直至闭

合。 

图 2 管幕-箱涵施工段穿越中环线断面图 

Fig. 2 Cross section of pipe roof-box culvert 

为保证钢管幕的封闭性和止水性，采用内插式雌

雄锁口。钢管雌口开口 44 mm，钢管雄口为 T字型。
根据钢管雌雄口的位置与数量的不同，管幕钢管共分

为基准管、承插管、转角管、闭合管 4种类型，详见
图 3。 
为保证管幕钢管始发及接收时洞口的稳定性及防

水要求，洞口土体需采取三轴搅拌桩加固措施，始发

段土体加固区为始发井墙后 8 m，接收段土体加固区
为接收井墙后 6 m。 
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图 3 各类型管幕钢管示意图 

Fig. 3 Types of different pipes  

图 4 管幕穿越地层纵剖面图 

Fig. 4 Longitudinal section of pipe roof-culvert jacking through strata 

表 1 地层参数 

Table 1 Parameters of strata 

层序 地层名称 重度/(kN·m-3) 孔隙比 含水率/% 压缩模量/MPa 侧压力系数 黏聚力/kPa 内摩擦角/(°) 

③ 淤泥质粉质黏土 17.6 1.144 40.6 3.09 0.48 12 18.0 
④ 淤泥质黏土 16.8 1.406 50.0 2.20 0.59 11 11.5 

1.2  地质条件 

根据详勘阶段地质勘查报告[12]，本工程拟建场地

西侧为正常沉积区，东侧为古河道地层沉积区。主要

由饱和黏性土、粉性土、砂土组成，具有成层分布特

点。地质纵剖面图如图 4所示。由图 4可见，上排钢
管幕处在③号淤泥质粉质黏土，底排钢管幕多处于④

号淤泥质黏土中。穿越土层参数如表 1所示。 
1.3  监测方法 

机头偏差与钢管轴线偏差的实测数据来源于顶进

过程中激光导向系统的自动测量记录及人工复测。刀

盘偏差每顶进 1～2 m记录一次，轴线偏差每顶进 2.5 
m记录一次。记录偏差正向规定如图 5所示，水平偏
差以右偏为正，高程偏差以上偏为正，扭转偏差以顺

时针为正。 
每根顶管偏差表示以 D1 为例，其水平绝对偏差

记为 XD1，绝对高程偏差记为 YD1，绝对扭转偏差记为

θD1。每根顶管顶进时刀盘偏差表示以 D1为例，其水
平绝对偏差记为 D1X ′ ，绝对高程偏差记为 D1Y ′ ，绝对扭

转偏差记为 θ’D1。 

图 5 顶管偏差方向规定 

Fig. 5 Direction rules for deviation of jacking pipe 

1.4  钢管幕顶进工艺控制措施 

当钢管幕顶进偏差大时，会导致锁口角钢变形和

脱焊，管幕无法闭合，甚至会导致箱涵卡住，无法顶

入。因此，顶管顶进过程中，需要严格控制顶管的水

平和高程方向的顶进精度（高程偏差≤±3 cm，水平
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偏差≤±3 cm）。同样，为了防止钢管幕顶进锁口的碰
撞，需要严格控制顶管顶进过程中钢管的扭转（扭转

偏差≤±2°）。 
为保证顶管轴线精度，在其后方导轨处加设了龙

门架抱箍，抱箍通过上方 3个螺栓拧紧，使得下部滑
轮与钢管外壁紧贴，并使钢管顶进过程中，始终保持

与导轨紧贴，而设置的滑轮对于顶进阻力的增加影响

不大，因此避免了钢管因连接误差、放置误差、千斤

顶受力偏心等因素造成钢管姿态偏差和轴线偏差。 
为防止钢管扭转，在钢管后端部采用正环形限扭

顶铁装置，在钢管尾部焊接钢片，使钢片与正环形顶

铁面板上的止转块贴紧。顶进时，后续专用顶铁放置

在正环形顶铁之后，正环形顶铁与钢管同时前进，以

此实现钢管限扭。另外，正环形顶铁控制顶进的偏心

度，保证顶推合力的方向与管道轴线方向一致。当单

节钢管顶进完毕，焊接时，将钢片割除。 
在顶进过程中，应以激光导向系统为根据，不断

通过调整千斤顶油缸行程差，对钢管顶进姿态进行纠

偏，通过控制掘进机刀盘转向及转速，对在掘进时产

生的转矩进行纠扭。当刀盘反转对调整机头偏转无效

时，可在机内一侧压重，以达到纠正偏转的目的。 

2  管幕群相邻顶管之间相互作用机理 
2.1  相邻管顶进相互作用关系分类 

在管幕群顶进中，有不同类型的顶管起到不同的

作用，相邻顶管类型不同、相对位置不同，相互之间

的影响作用自然不同。为便于讨论它们之间的相互作

用，根据本工程中先顶顶管（先管）与后顶顶管（后

管）的相互位置关系及钢管类型进行分类。 
位置关系可根据后管相对先管的距离及角度讨

论，如图 6所示，图中水平线通过先管几何中心点，
φ 为先后顶管连线与水平线的夹角，并以逆时针转动
为正，d为先后顶管圆心距离。 

图 6 后管与先管相对位置关系 

Fig. 6 Position of posterior pipe relative to anterior pipe 

在本工程中，管幕群断面为矩形，且两侧顶管都

是由上往下顶进，故 φ仅有 0°，180°以及 270° 3
个取值，0°及 180°称为水平关系，270°称为竖直
关系。根据前述可知，水平关系中 d=493 mm，竖直
关系中 d=504 mm。结合基准管、承插管、转角管、
闭合管 4种顶管类型（图 3），可将相互作用位置关系
分为水平承插、竖直承插、转角承插及水平闭合 4种
类型，详见图 7。据此将钢管顶进分为水平承插、竖
直承插及基准管顶进 3种工况，分析顶管顶进时姿态
的相互作用效应。其中，在本工程中，考虑到顶进顺

序，转角承插与竖直承插及水平承插与水平闭合分别

几乎完全一致，故可合并讨论。而基准管的顶进因为

是单根管顶进，没有邻近管影响，故可作为分析中的

对照组。 

图 7 先后管作用关系 

Fig. 7 Relationships of interaction between anterior pipe and  

posterior pipe 

2.2  相邻管先后顶进相互作用效应 

通过现场实测和理论分析发现，由于相邻顶管之

间存在纵向锁口且管节之间采用刚性连接（焊接形

式），相邻顶管之间的相互作用体现为约束效应、导向

效应、刚度效应以及滞后效应。 
（1）约束效应 
记先顶顶管水平偏差为 Xa，竖直偏差为 Ya，后顶

顶管水平偏差为 Xp，竖直偏差为 Yp。 
如图 8（a）所示，由于管幕管排间带有内插式雌

雄锁口，先顶顶管的雌口会对后顶顶管的 T字型雄口
起到进行约束，将 T字型雄口的平动及转动控制在一
定范围以内（阴影部分），进而限制 T 字型雄口所连
接的后顶顶管贯通姿态偏移，而在后管偏移被先管约

束的同时，也会因为反作用力使先管产生一定的偏移。

具体表现如下：①后顶顶管贯通姿态偏差将与先顶顶

管姿态相对偏差必然在一定范围以内，且偏差变化趋

势大体相近。其中先顶顶管的水平、高程贯通姿态偏

差越大对后顶顶管的水平、高程贯通偏差越大（图 8
（b））。②先管贯通姿态的扭转较大时，会使后管贯通
姿态在垂直于接口方向上的产生较大相对位移，而在

平行于接口方向上相对位移较小（图 8（d））。③在先
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后管相对平动较小时，先管的扭转会造成后管向相反

方向扭转（图 8（c）），而在先后管相对平动较大时，
先管的扭转会使后管往同一方向扭转（图 8（d））。④
在先顶顶管贯通姿态较精确时，可以对后顶顶管贯通

偏差起到控制作用，但在先顶顶管贯通姿态偏差较大

时，反而会迫使后顶顶管偏离设计轴线。 

 

图 8 约束效应示意图 

Fig. 8 Schematic graph of constraint effects 

（2）导向效应 
导向效应与约束效应产生机理相似，均是由先顶

顶管的雌口对后顶顶管的 T字型雄口的作用所产生，
但不同的是约束效应是在后管姿态产生变化时被动产

生，且会对先管产生反作用，而导向效应则是在后顶

顶管顶进的过程中，为保证后管雄口套在先管雌口以

内，在先管贯通后，雌口位置对后管刀盘顶进轴线提

出的要求，属于主动控制，且对先顶顶管没有反作用。

因此，后管刀盘偏差与先管姿态偏差的关系有如下特

点：①后管刀盘的水平及高程偏差将与先管对应的贯

通平动偏差呈正相关，而在垂直于接口方向的偏差与

先管的扭转呈负相关；②在先顶顶管贯通姿态较精确

时，可以对后顶顶管刀盘偏差起到控制作用，但在先

顶顶管贯通姿态偏差较大时，反而会迫使后顶刀盘偏

离设计轴线；③因为后管顶进刀盘偏差也将直接影响

到后管顶管贯通姿态偏差，所以导向效应同时也会体

现在先后管贯通姿态偏差的关系上。 
（3）刚度效应 
施工中一根管幕钢管由 6，7个管节组成，节间采

用焊接连接，相当于刚性连接，使整个机头后方顶管

形成一个整体，纵向刚度较大，这与常规顶管（管节

间为活动接头）的姿态变化有本质不同。另外，随着

顶管顶进，后方钢管长度逐步加大，且经过不同的地

层，其纵向刚度发生不同变化，对姿态产生不同影响。

如图 9所示，在始发端洞口定位约束及洞外加固区作
用下，顶管第一到第二节刚度大，钢管姿态纠偏困难

最大；在顶进中段，纵向刚度减小，一般在钢管出洞

顶进 2节后纠偏才有效。在接收端，由于前面偏差的
累积效应，当操作人员需要将其快速对准接收端口时，

后方管节长度较长，顶管纵向刚度相对较小，所以常

会因强行纠偏而产生姿态突变的情形。 

图 9 刚度效应示意图 

Fig. 9 Schematic graph of stiffness effects 

（4）滞后效应 
在顶管顶进过程中，由于后续顶进管节在土层中

受到了周围土体抗力的约束，导致在机头纠偏时，前

端顶管的姿态受到后续管节的影响，变化幅度一般小

于顶管机头姿态变化幅度，后端管节姿态变化也落后

于前端管节（图 10），即顶管纠偏滞后于机头纠偏。
因此，要达到预期姿态，纠偏需要提前量。 

图 10 滞后效应示意图 

Fig. 10 Schematic graph of lag effects 

3  管幕群顶管相互作用实测分析 
以下分别对水平承插管及竖直承插管两种主要类

型顶管，在管幕群顶进过程中的相互作用与姿态变化

规律进行实测分析。 
3.1  水平承插管 

以 D13及 D14为例，D13为作为对照的基准管，
D14 为 D13 的邻近水平承插顶管，图 11 为顶管偏差
随顶进距离的变化曲线。由图 11（a）可见，D14 贯
通姿态及刀盘顶进姿态的水平偏差随顶进距离变化趋

势与 D13贯通姿态水平偏差极为相似，但偏差幅度略
小，三者在顶进初期几乎重合，但随着顶进距离增加

（50 m以后），三者的绝对偏差及相对偏差都开始增
大，在末端突变较明显，图 11（b）所反映的高程偏
差变化规律也与此相同，这一方面说明了在顶进初期
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先顶顶管对水平承插顶管无论在水平方向还是在竖直

方向均有较强的约束及导向作用，但随着顶进距离增

加，这种约束及导向效应逐渐减弱，另一方面也体现

出了顶管在始发端及接收端的不同刚度效应，其中

D13在接收端的刚度效应尤为明显，这是由于基准管
顶进时没有相邻顶管的约束及导向作用。 
对于扭转偏差，结合图 11（b），（c），可见 D14

在高程相对偏差较小时（50 m以前），扭转方向在多
数情况下与 D13扭转方向相反，而在高程相对偏差较
大时（50 m以后），扭转方向及幅度大致与 D13相同。 
同时，图 11（d）作出了 D13、D14 的顶管姿态

相对高程偏差与刀盘姿态相对高程偏差（YD14-YD13，

Y’D14-Y’D13）以及 D13 顶管姿态的扭转偏差三者随顶
进距离变化的曲线，可以看出，当 D13扭转角度较小
时，D14的顶管与刀盘相对高程偏差均无明显规律，
而 D13 扭转角度较大时（绝对值超过 2°），无论是
D14的顶管还是刀盘，均会在 D13顶管姿态顺时针转
动时（75 m附近）相对 D13顶管向下偏移，而在 D13
顶管姿态逆时针转动时（30 m附近），相对 D13顶管
向上偏移，反映了先管扭转的约束与导向作用对后管

平动偏差的影响。 

 

 

图 11 基准管(D13)与水平承插管(D14)姿态对比图 

Fig. 11 Comparison of attitudes of datum pipe (D13) and  

.horizontal socket pipe (D14) 

由图 11（a），（b）可见，无论在水平方向还是在
竖直方向，D14刀盘偏差的变化幅度都大于 D14顶管
姿态的变化幅度，由此可以看出 D14的纠偏有滞后效
应。再进一步对所有水平承插顶管在各测点处的顶管

姿态相对于前一测点的偏差变化值（ X∆ ， Y∆ ）与刀

盘相对于前一测点的偏差变化值（ X ′∆ ， Y ′∆ ）之比

（由于刀盘偏差记录位置与顶管偏差记录位置有一定

差异，故对刀盘偏差与顶进距离进行了线性插值处理）

进行统计并作出直方图（图 12），得知约 70%的顶管
偏差变化值要小于刀盘偏差的变化值，对于水平承插

管，这种滞后效应在竖直方向上更强。 

图 12 水平承插管 X∆ / X ′∆ 与 Y∆ / Y ′∆ 直方图 

Fig. 12 Histograms of X∆ / X ′∆  and Y∆ / Y ′∆  of horizontal  

socket pipes 

作出所有水平承插顶管在所有测点的相对水平偏

差（Xp-Xa）与相对高程偏差（Yp-Ya）的统计直方图

（图 13），易见多数水平承插顶管均被约束在先顶顶
管周围，86.9％的水平承插顶管与先管的水平相对偏
差在 4 cm以内，91.7％的水平承插顶管与先管的高程
相对偏差在 4 cm以内。 
3.2  竖直承插管 

以 Z8 及 Z7 为例，Z8 为作为对照的基准管，Z7
为 Z8的邻近竖直承插顶管，图 14为顶管偏差随顶进
距离的变化曲线。由图 14（a），（b）可见，尽管相对
于 D13、D14，Z8 与 Z7 的绝对偏差波动及峰值均较
小，但先顶顶管对竖直承插顶管的约束与导向效应与

水平承插顶管约束与导向效应大致相似，即在顶进初
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期水平及竖直有较明显的约束与导向作用，随顶进距

离增加，这种约束与导向作用效果逐渐减小，但在竖

直承插顶管中，这种减小出现得较晚（70 m以后）且
幅度较小，即竖直承插管在接收端的顶管刚度效应要

小于水平承插管。 

图 13 水平承插管相对偏差统计图 

Fig. 13 Statistical graphs of relative deviation of horizontal socket  

.pipes 

图 14（a），（c）中也体现出扭转约束效应。在水
平相对偏差较小时（30～75 m），Z7扭转方向在多数
情况下与 Z8 扭转方向相反，在水平相对偏差较大时
（30 m以前及75 m以后），扭转方向及幅度大致相同。 
图 14（d）作出了 Z7、Z8的顶管姿态相对高程偏

差与刀盘姿态相对高程偏差（XZ7–XZ8，X’Z8–X’Z7）以

及 Z8 顶管姿态的扭转偏差三者随顶进距离变化的曲
线，可以看出，当 Z8扭转角度较小时，Z7的顶管与
刀盘相对水平偏差均无明显规律，而 Z8 扭转角度较
大时（绝对值超过 2°），无论是 Z7的顶管还是刀盘，
均会在 Z8顶管姿态顺时针转动时（2.5 m附近）相对
Z8顶管向左偏移，而在 Z8顶管姿态逆时针转动时（70 
m附近），相对 Z8顶管向右偏移，反映了先管扭转的
约束与导向作用对后管平动偏差的影响。 

图 14 基准管(Z8)与竖直承插管(Z7)姿态对比图 

Fig. 14 Attitude comparisons of datum pipe (Z8) and vertical  

.socket pipe (Z7) 

由图 14（a），（b）可见，无论在水平方向还是在
竖直方向，Z7刀盘偏差的变化幅度都大于 Z7顶管姿
态的变化幅度，由此可以看出 Z7的纠偏有滞后效应。
再进一步对所有竖直承插顶管在各测点处的顶管姿态

相对于前一测点的偏差变化值（ X∆ 、 Y∆ ）与刀盘相

对于前一测点的偏差变化值（ X ′∆ ， Y ′∆ ）之比（由

于刀盘偏差记录位置与顶管偏差记录位置有一定差

异，故对刀盘偏差与顶进距离进行了线性插值处理）

进行统计并作出直方图（图 15），得知 70%以上的顶
管偏差变化值要小于刀盘偏差的变化值，不同于水平

承插管，竖直承插顶管的滞后效应在水平方向上更明

显。 

图 15 竖直承插管 X∆ / X ′∆ 与 Y∆ / Y ′∆ 直方图 

Fig. 15 Histograms of X∆ / X ′∆  and Y∆ / Y ′∆  of vertical  

.socket pipes 

作出对所有竖直承插顶管在所有测点的相对水平

偏差（Xp-Xa）与相对高程偏差（Yp-Ya）的统计直方

图 16），易见大多竖直承插顶管均被约束在先顶顶管
周围，98.3%的竖直承插顶管与先管的水平相对偏差
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在 4 cm以内，89.5%的竖直承插顶管与先管的高程相
对偏差在 4 cm以内。 

图 16 竖直承插管相对偏差统计图 

Fig. 16 Statistical graphs of relative deviation of vertical socket  

pipes 

对比图 13，16，可见得在总体上竖直承插管的相
对偏差集中程度显然大于水平承插管，说明竖直承插

管的约束及导向作用较强。同时可见水平承插管在水

平方向相对偏差离散程度较高，且整体偏左，而竖直

承插管在竖直方向相对偏差离散程度较高，且整体偏

下，这证明了先管对后管平动的约束及导向作用在垂

直于接口的方向较强。 

4  管幕群贯通闭合姿态分析 
经过顶进施工，62根钢管已闭合成完整的口型管

幕群，整体偏差较小，各钢管有不同程度变形，且在

不同断面呈现出不同特点，下面由始发端、出加固区、

中部以及接收端进行局部分析。 
4.1  始发端闭合偏差分析 

始发端即顶进距离 x=0 m处，图 17为该处顶管
偏差的横剖面及各顶管的偏差方向统计。可见始发姿

态在洞口约束定位及加固土体的控制下，整体姿态保

持良好，上、下排管幕沿设计轴线上下略有波动，左

右亦没有明显偏差倾向。左排管幕沿设计轴线水平有

较小波动，整体向下偏移，但最大偏移仅 1.6 cm。右
排顶管整体向内偏移，但最大偏移仅 1.53 cm。最大偏
移发生在管幕上排（S13），向右偏移了 1.69 cm。 

 

图 17 始发端管幕群闭合姿态偏差（放大 10倍）及偏向统计 

Fig. 17 Attitude deviations (magnified 10 times) and statistics of  

   deviation directions of closed pipe roof at originating terminal 

4.2  出加固区闭合偏差分析 

始发段土体加固区为墙后 8 m，故取最接近的测

点剖面（x=7.5 m）进行分析（图 18）。易知加固区在
加固土体的约束作用下顶管有刚度效应，虽姿态能够

保持平稳，但在本来已有偏离的情况下不易纠偏，因

此与始发端剖面相比，加固区剖面管幕偏差规律无太

大变化，上下两排管幕及左排管幕依然沿设计轴线呈

S 型分布，而右排管幕则整体往内侧偏移。在偏移累
积下，虽然偏离规律没变，但偏离的幅度有所增大，

产生最大偏移的顶管为 S7，产生了 4.25 cm的左偏。
可见上排顶管及右排顶管的偏离已经开始变得较大，

多处顶管拉开较大距离，其中 S22、S23 拉开最为明
显，达 12.04 cm。同时，相对始发端，不少顶管（约
70%）尤其下排管幕（17根顶管）有向下偏移趋势，
可能由机头出加固区时发生“磕头”现象所致。 

 

图 18 出加固区管幕群闭合姿态偏差（放大 10倍）及偏向统计 

Fig. 18 Attitude deviations (magnified 10 times) and statistics of 

deviation directions of closed pipe roof outside reinforced zone 

4.3  中部闭合偏差分析 

如图 19所示，中部（x=42.5 m）未加固土体的约
束较小，且顶管较长，刚度效应减小，导致整体姿态

变化较大且规律紊乱，管幕偏差程度按由大到小顺序

排分别为上排、下排、侧排，上排多数顶管向左上方

偏移，向外偏差最大的顶管为 S22，已经完全离开了
设计轴线（左偏 8.64 cm，上偏 11.05 cm），与两侧顶
管的接口极有可能已破坏。角部 S1及 D24同样有明
显偏离，均与相邻管拉开超过 6cm的距离，可能会造
成接口破坏。同时，由于上排顶管 S6 及 S19 向下偏
移较大（最大 4.55 cm），且下排顶管如 D4、D10、D15
等顶管的向上偏移（最大 11.05 cm），留给箱涵顶进的
上下空间变得十分有限（上下预留空间仅 10 cm），不
利于箱涵在中部的顶进，可能在箱涵顶进中被动破坏

或不得不由人工进行主动切割，失去围护效果。右排

部分顶管开始向外偏移，不再仅仅向内偏移。 
4.4  接收端闭合偏差分析 

接收端受进洞要求制约，操作人员需要将对其进

行纠偏以对准接收端口，由于顶管已顶进较长，在接

收端的刚度效应极小，大幅纠偏容易成功，但也容易

造成大幅突变纠偏过度。由于末端测点（x=85 m）数
据缺失较多，因此取距离末端较近的剖面（x=82.5 m） 
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图 19 中部管幕群闭合姿态偏差（放大 10倍）及偏向统计 

Fig. 19 Attitude deviations (magnified 10 times) and statistics of  

deviation directions of closed pipe roof in middle 

进行分析（图 20）。可见，在中部偏离设计轴线极大
的 S1、S22及 D24已经大致归位，偏差最多减少了超
过 10 cm，但闭合管 S10两侧的顶管 S9及 S11却相向
偏移多达 15.05 cm，且均向下偏移超过 4 cm，共同挤
在了 S10原设计轴线下方，导致 S10上偏超过 6 cm，
可推测 S8～S11之间的管幕围护作用已完全失效。 

图 20 接收端管幕群闭合姿态偏差（放大 10倍）及偏向统计 

Fig. 20 Attitude deviations (magnified 10 times) and statistics of  

     deviation directions of closed pipe roof at receiving terminal 

4  结论与建议 
本文依托上海大型管幕箱涵顶进工程案例，通过

现场实测，对管幕群顶管间的相互作用及姿态变化规

律进行了分析与总结，得到以下 4点结论。 
（1）根据后顶管与先顶管的相对距离、角度以及

顶管类型可将顶管相互作用关系分为水平承插、竖直

承插、转角承插以及水平闭合四种。根据顶进顺序可

知水平承插与水平闭合相似，而竖直承插与转角承插

几乎完全一致。 
（2）相邻管节之间，在锁口作用下存在显著的约

束效应、导向效应，且不同位置关系的顶管姿态呈现

不同变化。水平承插管在竖直方向上约束及导向效应

较强，91.7%顶管高程相对偏差在 4 cm以内，竖直承
插管在水平方向上约束及导向效应较强，98.3%顶管水
平相对偏差在 4 cm以内。无论是水平承插还是竖直承
插，先管扭转超过 2°时会对后管偏移产生较大影响。 

（3）在管节刚性连接的影响下，同一顶管顶进过
程中存在刚度效应及滞后效应。有约 70%顶管纠偏小
于同一位置的机头纠偏。在前 50 m 顶进中偏差变化

幅度较小，难以纠偏，累积较大偏差。此后由于顶管

长度增加，刚度效应明显降低，在操作人员为了将其

对准接收洞口的强行纠偏下，偏差变化幅度较大。 
（4）管幕群在始发端、出加固区、中部以及接收

端 4个断面的通闭合姿态特征各不相同。始发端及加
固区管幕整体姿态保持良好，最大偏移基本不超过 4 
cm，但出加固区时 70%顶管向下偏移；中部整体姿态
变化较大，最大偏移超过 11 cm，角部顶管拉开超过 6 
cm，上下排顶管向内相对偏移多达 15 cm；在接收端
在纠偏控制下，大部分顶管偏移相对减小，最多减少

10 cm，绝对偏差基本控制在 4 cm以内，基本归位。 
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弱震情况下高土石坝坝料动力参数反演分析 
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摘  要：通过传递函数结合黏弹性人工边界模型实现了三维河谷地形下地震动的输入问题，不仅考虑了坝基相互作用
和地基辐射阻尼的影响，而且较好地考虑了河谷地形的影响，保证了大坝动力计算的地震动输入的合理性。然后利用

多输出支持向量机代替有限元计算，需要的样本数量相对较小，并且避免了传统单一支持向量机容易忽略监测数据间

的相关性的问题，精度满足计算的要求，最后利用粒子群优化算法对反演参数进行优化选择。对糯扎渡心墙堆石坝动

力参数的反演结果表明，测点加速度与实测值吻合较好。说明提出的方法是可行的，适用于弱震情况，可以为缺乏强

震或震害资料的坝体动参数反演提供依据。最大动剪切模量系数 C 值与三轴试验方法和缩尺效应等有关，反演得到的
堆石料最大剪切模量系数 C 值比室内动三轴试验值偏大，可以为室内试验值修正提供参考；并且由于受到上游蓄水的
原因，反演得到上游堆石料最大动剪模量系数 C值又比下游堆石料小 40%左右，工程应用时室内试验值建议予以适当
的修正。 
关键词：弱震；动力参数；反演；黏弹性边界；传递函数；多输出支持向量机；粒子群算法 

中图分类号：TU435       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)02–0289–10 
作者简介：王茂华(1994— )，男，博士研究生，主要从事高土石坝数值分析方面的研究工作。E-mail: wmhgryx1@163.com。 

Back analysis of dynamic parameters of high earth-rock dam materials        
under weak earthquakes 

WANG Mao-hua1, 2, CHI Shi-chun1, 2, XIANG Biao3, ZHOU Xiong-xiong1, 2 
(1. State Key Laboratory of Coastal and Offshore Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China; 2. Institute of 

Earthquake Engineering, School of Hydraulic Engineering, Faculty of Infrastructure Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 

116024, China; 3. College of Water Resources and Hydraulic, Yunnan Agricultural University, Kunming 650201, China) 

Abstract: In the case of weak earthquakes, a back analysis model considering interaction and radiation damping effects is 

proposed for dynamic parameters of earth-rock dams. In the model, the viscous-elastic artificial boundary combined with 

transfer function is used for achieving the wave motion input of valley topography, and the multiple output support vector 

machine (MSVM) and particle swarm optimization (PSO) are adopted. Using PSO to optimize the dynamic parameters of the 

dam can effectively get the optimal combination of parameters. The trained MSVM used to describe the mapping relationship 

between the model parameters and the acceleration reduces computing time of parametric inversion, avoiding the problem that 

the traditional single support vector machines easily ignore the correlation between monitoring data. The inversion results of 

Nuzhadu dam show that the calculated settlements agree well with the measured data. The proposed model is feasible in 

back-analysis of dynamic parameters of earth-rock dams. The study shows that the dynamic shear modulus coefficient C of the 

dam materials obtained from the indoor dynamic triaxial tests is small and should be revised. 

Key words: weak earthquake; dynamic parameter; back analysis; viscous-elastic boundary; transfer function; MSVM; PSO 

0  引    言 
随着高土石坝建设的快速发展，越来越多的高坝

已建或在建，比如糯扎渡、双江口、如美等，这些高

坝主要分布在中国西南多地震区域，大坝的抗震安全

计算尤为重要，其中抗震安全动力分析主要通过有限

元方法，然而土石坝的筑坝材料动力模型参数又影响

有限元分析的结果，因此动力模型参数的选择是否合 
理对于抗震安全十分重要。目前土石坝的动力计算模

型参数一般是通过室内动三轴试验或者借鉴相关工程
─────── 
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的参数来确定，然而由于室内试验的不确定性、缩尺

效应和不同工程场地条件的差异性，上述方法确定的

动力计算模型参数和实际值往往会存在差异。因此可

以结合实测的地震波数据通过反演来确定动力模型计

算参数。目前对于高土石坝强震记录监测到的较少，

中国台湾集集地震中鲤鱼潭大坝[1]、日本 Tohoku地震
中 Fujinuma大坝[2]都有记录，汶川地震中紫坪铺大坝

只监测到了坝顶的数据[3]，相对于强震，弱震和余震

资料比较丰富[4-5]，因此可以利用坝体余震或者弱震监

测资料来反演土石坝的动力模型计算参数，为土石坝

抗震安全分析提供依据。 
对于大坝的材料动力参数的反演，目前对于拱坝，

混凝土重力坝反演较多[6-9]，而对于土石坝的参数反

演，其中主要是静力参数反演[10-14]，动力参数反演较

少。朱晟等[15]、汪旭等[16]对紫坪铺大坝永久变形参数

进行了反演，刘振平等[17]对鲤鱼潭大坝动力参数进行

了反演，他们反演计算时都是采用刚性边界模型，忽

略了地基的相互作用和行波效应以及地震动非一致性

输入的影响，因此其反演计算仍有待改善。并且这些

学者反演时都是利用坝体及附近基岩场地监测到的强

震记录进行反演，然而对于绝大部分的大坝很难获取

到强震记录，这使坝体动参数反演受到一定的限制。 
土石坝的地震反应分析一般采用刚性边界一致性

输入的方法，但是随着坝高的增加，坝体尺寸变大，

行波效应很明显。Zhang 等[18]通过对汶川地震中紫坪

铺面板堆石坝震害调查，发现了地震的非一致性会引

起坝体变形的差异及周边缝的不连续变位，从而威胁

坝体的防渗，因此土石坝地震反应分析有必要采用非

一致地震动输入方法。对于高土石坝考虑河谷地基以

及坝体模型分析时，地基和坝体之间的相互作用影响，

外行的散射波会向无限域地基辐射形成辐射阻尼效

应，已有学者研究表明辐射阻尼效应对坝体反应有一

定的影响[19]，因此反演分析时也有必要考虑坝基相互

作用和辐射阻尼的影响。另外在河谷地形的自由场分

析中，当已知的地震动信息为地表处时，截取地基底

部的地震动输入一般是采取折减一半输入或者一维波

动理论[20]反演得到。但是由于地震波在河谷地形中反

射和折射等影响，河谷自由场中和地表测点峰值、频

谱特性及持时等特征均会发生一定变化[21-23]，因此当

已知的是河谷中的地震动信息，再采用上述方法就不

太合理，盛谦等[24]、崔臻等[25]将传递函数引入地下工

程地震响应研究，并对响应的地震动输入频谱进行修

正，蒋良潍等[26]利用传递函数对不同地震波作用下的

边坡动力响应分析做了研究。本文通过传递函数方法

进行三维河谷自由场的地震动反演得到模型底部边界

的输入地震动，其精度满足计算要求。 

对于岩土工程的材料参数反演，大量的全局智能

优化算法被用于解决该问题[10, 12-14, 17]，并取得了较好

的反演结果。然而在参数搜索优化的过程中，需要多

次进行有限元计算，对于包括河谷、地基以及坝体的

高土石坝有限元模型来说计算量特别大。为了提高计

算效率，径向基神经网络[11]、响应面模型等[27]传统机

器学习方法被用来代替有限元计算，然而神经网络和

响应面模型等方法都是基于经验风险最小化准则，存

在收敛速度慢，局部极小点等缺陷，而支持向量机

（support vector machine，SVM）基于结构风险最小
准则，可以较好地解决小样本、非线性等问题[28]。传

统的 SVM 是单输出模型，在参数反演分析时，为了
更准确地得到材料的整体性能，使用到的监测数据都

会来自多个观测点，为了处理这种多输出问题，通常

是独立地为每个输出建立单输出 SVM，但是这样会增
加计算时间，而且没有考虑各测点数据间的相关性从

而带来误差。多输出支持向量机（multi-outputsupport 
vector machine，MSVM）[29]可以有效解决以上不足。 
本文提出了一种弱震情况下，三维河谷地形中考

虑相互作用影响的高土石坝动力参数反演的方法。首

先通过传递函数方法结合黏弹性人工边界模型解决了

三维河谷地形的地震动输入，并考虑了坝基相互作用

和辐射阻尼的影响，然后通过 MSVM 多输出支持向

量机代替有限元计算提高了反演计算效率，并采用

PSO粒子群算法进行参数优化选取。以糯扎渡心墙堆
石坝为例，验证了所提出的动力参数反演方法的可靠

性和有效性，可以为高土石抗震安全评价提供有效的

动力计算依据。 

1  堆石料的静动力本构模型 
静力本构模型采用工程上常用的邓肯–张 EB 模

型，这个模型属于非线性弹性模型，是以弹性增量理

论为基础，满足增量的广义胡克定律，即 { }δσ =  
{ }[ ]D δε ，弹性模量矩阵[D]中的切线弹性模量 Et和切

线体积模量 Bt是随应力水平而变化，其表达式如下： 
2

3 f 1 3
t a

a 3

( )(1 sin )1  
2 cos 2 sin

n
RE Kp

p c
σ σ σ ϕ

ϕ σ ϕ
  − − = −   +   

，

 

 (1) 

3
t b a

a

 
m

B K p
p
σ 

=  
 

，
 
               (2) 

0 3 alg( / )pϕ ϕ ϕ σ= − ∆   。         (3) 

式中  Et，Bt 分别为弹性模量和体积模量；Rf为破坏

比；K为切向模量系数；n切向模量指数； ap 为标准
大气压；c 为凝聚力；ϕ 为内摩擦角；Kb，m 分别为
体积模量和指数； 1σ ， 3σ 分别为大、小主应力。 

堆石料的动力本构模型采用基于等价黏弹性的等
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效线性分析方法[30]，这个模型主要考虑了动剪模量比

G/Gmax以及阻尼比λ随动剪应变幅γ 的关系，反映了
在动荷载作用下土的非线性与黏滞性两个应力应变关

系特征。在具体计算时通过迭代方法，使得计算得到

动剪模量 G与阻尼比λ与等效剪应变幅 eγ 相适应，可
以在一定程度上反映材料的非线性。 
根据大量的试验结果，堆石料的最大动剪切模量

Gmax可表示为 
max a m a( / )nG Cp pσ ′=   ，       (4) 

式中， ap 为标准大气压， mσ ′ 为平均有效应力， mσ ′ =
 

1 2 3

3
σ σ σ+ +

；C，n 分别为材料的最大动剪切模量系 

数和指数。其中，最大动剪切模量系数 C和指数 n在
常规计算时可以根据动三轴试验得到，在本文中作为

反演分析的研究对象。 

2  基于黏弹性人工边界结合传递函数

的地震动输入方法 
2.1  黏弹性人工边界和传递函数 

黏弹性人工边界因为其易于与有限元程序结合，

可以较好地模拟地基相互作用和辐射阻尼的影响，并且

较好地模拟波在河谷地形中的传播，而被广泛应用[31]。

本文通过在截取的河谷模型外侧拓展一层无厚度单元

来实现黏弹性人工边界，如图 1，边界单元上的弹簧
刚度系数和阻尼系数表达式采用文献[32]所述，地震
动输入采用等效节点力方法，将输入地震动转化为直

接作用于人工边界上的等效节点荷载[33]，表达式采用

文献[33]所述。 

 

 

图 1 三维一致黏弹性人工边界及边界单元 

Fig. 1 3D consistent viscous-spring artificial boundaries and  

boundary unit 

图 2 有限带宽随机白噪声加速度时程及傅氏幅值谱 

Fig. 2 Acceleration-time curves and Fourier amplitude spectra of  

random white noise with limited band width 

传递函数表达了被研究系统的频域形式的动力特

性，从频域内描述了系统（三维河谷地形）对输入信

号（地震波）的传递特性[24]，可以较好地分析地下工

程和边坡的地震动力响应。本文通过传递函数方法进

行三维河谷自由场的地震动反演得到模型底部边界的

输入地震动，其精度满足计算要求。具体步骤如下： 
（1）首先采用各频带频谱密度近似为常数的有限

带宽白噪声[24]（如图 2）作为模型边界底部的地震动
输入进行一次预计算，得到河谷中控制点的地震动信

息。其中预计算是采用黏弹性边界模型进行计算分析。 
（2）然后利用傅里叶变换，得到模型底部输入和

控制点的加速度时程的傅里叶谱值 ( )F ω ， ( , )F Aω ，

根据式（5）可得到控制点的传递函数： 
( , ) ( , ) / ( )H A F A Fω ω ω=   ，      (5) 

式中， ( )F ω 为输入加速度的傅里叶谱值， ( , )F Aω 为

模型中控制点加速度的傅里叶谱值， ( , )H Aω 为控制

点的传递函数，A为模型中的控制点，ω 为圆频率。 
（3）根据第二步得到的控制点传递函数，将监测

的已知河谷地震动信息进行傅里叶变换，仍按照式（5）
可以得到模型边界相应输入的地震动的傅里叶谱，将

该傅立叶谱进行 IFFT 变换，就可以得到模型底部要
求输入的地震波。 
2.2  算例验证 

图 1（a）是糯扎渡大坝简化的三维河谷地形有限
元模型，用八面体单元以及少部分五面体和四面体单

元离散，其底面和 4个侧面拓展一层无厚度单元作为
一致黏弹性边界单元。计算采用线弹性模型，材料弹

性模量为 15 GPa，泊松比为 0.25，密度为 2.5 g/cm3。

图中 A点为河谷控制点，已知测点的地震动信息是景
谷地震中距离坝轴线下游侧 500 m河谷自由场处的测
站的实测值，限于文章篇幅这里只用测站顺河向地震

波进行计算验证。 
运用 2.1 节所描述的方法可以得到模型底部输入
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的顺河向加速度时程，如图 3所示，并利用图 3加速
度时程，进行正演计算，得到控制点 A的计算加速度
时程，图 4是计算的和已知加速度信息对比，可以看
出无论是加速度时程还是反应谱，吻合的比较好，精

度基本上可以满足计算要求，因此当已知河谷中的地

震动信息时，可以利用传递函数结合黏弹性人工边界

的地震动输入方法来进行河谷地形自由场动力分析。 

图 3 模型底部顺河向输入加速度时程 

Fig. 3 Time histories of input stream direction acceleration at  

bottom of model 

图 4 河谷控制点顺河向实测和计算加速度时程和反应谱 

Fig. 4 Calculated and recorded time histories of stream direction  

    acceleration and their response spectra at valley control point 

3  基于MSVM-PSO的反演方法 
3.1  多输出支持向量机模型 

一般的支持向量机往往是单一的输出模型[34]，比

如一组训练样本{xl，yl}，(l=1，2，…，k)，xl∈Rm是

m 个输入值，yl∈R 是一个输出值，即建立 1 个支持
向量机模型，当求解岩土工程中多输出问题，在本文

中输出值为坝体上各个测点 3个方向的加速度反应谱
值，即 yl∈Rn是有 n个输出值，则需要建立 n个单一
支持向量机模型，这样会增加计算量，并且容易忽略

数据间的相关性。为了较好地解决这一问题，Fernando
等[29]提出了一种多输出向量机模型，其非线性回归映

射关系和优化的目标函数为 

( ) ( )= = +Ty f x W x bϕ   ，        (6) 

1 1

1Min : ( ) ( )
2

n l
j

p i
j i

 L , w C L uε
= =

= +∑ ∑W b  。 (7)
 

式中   1 2, , n    ... ,  =  W w w w ；
1 2 3[b b b= L， ， ，，b

 
T]l b ； T T T T T( )i i i i i i iu x= = = − −，e e e e y W bϕ ；C为

惩罚因子。 
为了求解上述优化问题的最优解，采用迭代加权

最小二乘算法（IRWLS）进行计算[29]，可以得到 
2 2

1 1

1 1( ) ( )
2 2

n l
j

p p i i
j i

L , L , a u τ
= =

′′≈ = + +∑ ∑W b W b w ， (8)
 

式中   τ 为与 W 或 b 无关的常数项； ia =  
0 ( )

2 ( ) ( )
i

i i i

 , u
        

C u u u
ε

ε ε

 −

≤

＞
， ε 是一个很小的误差因

子。 
根据 ( )pL′′ ，W b 对于 jw 与 jb 的驻点条件：

0p
j

L′′∂
=

∂w
， 0p

j

L′′∂
=

∂b
可以得到 

T T T

T T ( 1,2,3, , )
j j

j T j   j nα α     
= =     

     1
L

Φ Φ Φ α Φ
α Φ α α

D I w D y
b y

，(9) 

式中， 1 2 3diag( , , , , )lα α α α α= L ，D T
1[ ( ), , ( )]l= L ，Φ ϕ ϕx x  

[ ]T
1 2 3, , , , lα α α α= L ，α j =y

 1, ,j jly y  L ，I为单位矩
阵，1为单位列向量。 
根据表示定理可以得到 

T

1
( )

l
j j

ji i
i

xβ
=

= =∑ ϕ Φ βw   ，     (10) 

式中，
T

1 , ,j
j jlβ β =  Lβ

。
 

将式（9）代入式（8），可以得到 
1

T T

j j

j j
α
−     +

=     
     

1
1

β
α α

K D y
K b y   

，   (11) 

式中， T( , ) ( ) ( )ij i j i jk= = ϕ ϕK x x x x 为核函数矩阵。本

文采用的核函数是经典 Gaussian函数。 
通过求解式（11）的线性方程组就可以求得 wj

和 bj，进而可以求得多输出支持向量机的回归函数。

具体求解步骤可以详见文献[29]。其中在训练 MSVM
时，核函数参数σ 和惩罚因子 C在较大程度上影响了
MSVM建模的精度和泛化学习能力。本文采用网格搜
索法并结合交叉验证对这两个参数的进行优化选择。 
3.2  粒子群优化算法 

粒子群优化算法是除了蚁群算法、鱼群算法之外

的另一种群体智能的优化算法 [35]，该算法最早由

Kennedy和 Eberhart 提出的，算法首先在可解空间中
初始化一群粒子，每个粒子都代表参数优化问题的一

个潜在解，在 PSO中，位置代表着当前粒子的优化数
值，速度决定了粒子在迭代过程中的次数，适应度值



第 2期                     王茂华，等. 弱震情况下高土石坝坝料动力参数反演分析 

 

293 

是根据所定义的目标函数计算得到的。 
假设在一个 D维的搜索空间中，有 n个粒子组成

的种群 1 2( , , , )nX X X X= L ，其中第 i个粒子表示为一
个 D 维的向量 T

1 2[ , , , ]i i i iDX X X X= L ，代表第 i 个粒
子在 D维搜索空间中的位置，在本文中代表大坝坝料
动力参数 C和 n的参数优化值。根据目标函数即可计
算出每个粒子位置 Xi对应的适应度值。第 i个粒子的
速度为 T

1 2[ , , , ]i i iDV V V V= L ，其个体极值为 1[ ,i iP P=  
2 , ,iP L T]iDP ，种群全局极值为 T

1 2[ , , , ]g g g gDP P P P= L 。

在每次迭代过程中，粒子通过个体极值和全局极值更

新自身的速度和位置，更新公式： 
1

1 1 2 2( ) ( )k k k k k k
id id id id gd idV V c r P X c r P Xω+ = + − + −  ，(12) 

1 1k k k
id id idX X V+ += +   。               (13) 

式中  ω 为惯性权重；d=1，2，…，D；i=1，2，…，
n；k 为当前的迭代次数，Vid为粒子速度；c1和 c2是

加速度因子，取值范围通常在（0，2）；r1和 r2是分

布于（0，1）之间的随机数。 
在 PSO方法对参数选取优化时，目标函数的选取

是找到一组最优参数使得坝体上各个测点实测和计算

的加速度反应谱数据点值相对误差较小，表达式如下： 

( ) * *

min max

Min   | | | |  

st.      
          ( 1,2, , ) 

N L T

ijk ijk ijk
i j k

d d d

F s s s

x x x d D

 = −

 + + =
 =

∑∑∑
&& &

L

，

，

≤ ≤ 。

X

Mu Cu Ku F   (14) 

式中  F(X)为目标函数； { }1 2 d Dx x x x= L L， ， ， ， ，X
为待反演参数，D为待反演参数的个数；N，L，T分
别为测点数、加速度方向维数、反应谱周期的点数，

ijks ， *
ijks 分别为测点计算和实测的反应谱值；M为质

量矩阵，C为阻尼矩阵，K为刚度矩阵；u， &u，&&u分
别为位移、速度和加速度向量；F 为地震动输入的等
效荷载向量。 

4  糯扎渡大坝坝料动力参数反演 
4.1  工程介绍 

糯扎渡水电站位于澜沧江下游普洱市思茅区和澜

沧县交界处，装机容量 5850 MW，该工程主体挡水结
构为 261.5 m高的心墙堆石坝，该坝是目前国内已建
成的最高的土石坝，并且居同类坝型世界第三。坝顶

高程 824.1 m，坝顶长 630 m，宽 18 m，上游坡度比
为 1.9∶1，下游坡度比为 1.8∶1，大坝水库正常蓄水
位 812 m。为了监测大坝受地震情况下的影响，在糯
扎渡大坝上安置了若干个强震监测仪，其中河谷最大

剖面上坝顶是 T2测点，下游坝坡 780高程处是 T6测
点，下游坝坡高程 701 高程处是 T7 测点，在距离坝
轴线下游侧约 500 m河谷自由场处测点 T10，在 2014

年 10月 7日发生的 6.6级景谷地震中均测到并记录了
完整的加速度时程。 

图 5 糯扎渡大坝简化的典型剖面图 

Fig. 5 Simplified typical section of Nuozhadu dam 

简化后的大坝典型剖面有限元模型如图 5，其中
堆石料Ⅰ和堆石料Ⅱ，由于考虑上游蓄水的影响，又

分为上下游，因此具体分为心墙料，上游堆石料Ⅰ，

上游堆石料Ⅱ，下游堆石料Ⅰ，下游堆石料Ⅱ。其中

为了考虑坝基相互作用以及地基辐射阻尼的影响，向

上下游、竖向、左右岸截取约 1倍坝高距离计算分析，
在截取地基 4个侧面及底边界施加黏弹性人工边界。 

三维有限元模型如图 6，节点数 37954，单元数量
为 36513。 

图 6 糯扎渡大坝三维有限元模型 

Fig. 6 3D FEM of Nuozhadu dam 

4.2  动力模型参数反演 

有限元的静力计算坝体采用邓肯–张 EB模型，按
照施工顺序分级加载，并逐级蓄水至景谷地震时坝体

的蓄水位，坝基基岩采用线弹性模型材料参数同 2.2
节。坝体动力计算利用等价线性模型，地震动的输入

采用第 2节介绍的方法。在反演分析中计算目标函数
采用的坝顶、780 m及 701 m高程处的测点加速度计
算值和实测值，河谷自由场中测点用来正演计算对比

分析。 
利用本文提出的反演方法进行糯扎渡心墙坝的动

力参数优化，包括心墙料，堆石料，共需反演 10个动
力参数。坝体材料动力模型参数 C和 n的数值范围根
据室内试验以及类似的工程进行取值，心墙料 C值取
1000～4000，堆石料 C值取 2000～5000，n值范围为
0.4～0.7。根据正交试验设计生成 81组数据，为了保
证样本的多样性，又添加了 69 组随机数据，共 150
组。首先用样本数据对 MSVM 进行训练，模型输入
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值为 150组参数组合，输出值对应为每个参数组合有
限元计算的坝体 3个测点 3个方向的加速度反应谱值
共 9个，由于反应谱采用 4 s间隔 0.02 s共 200个数
据点，所以一共 200 个 MSVM 模型，模型初始的参
数范围分别为 2 2 5 2 13(2 2 ) (2 2 ) C  σ − −∈ ∈， ， ， ，根据网格

搜索法和 10折交叉验证，并以每个模型反应谱数值点
预测值和计算值的RMSE最小为目标函数对其进行训
练，图 7是每个训练好的模型的 RMSE值，可以看出
除了个别训练的 MSVM模型的 RMSE值偏大，最大
值为 0.085，整体来看，训练的MSVM模型可以较好
地满足计算要求。然后采用 PSO粒子群优化算法进行
糯扎渡大坝的动力参数优化，参数设置如下：粒子群

规模 20，维数即待优化参数个数 10，加速度因子 c1=2，
c2=2，惯性权重ω =0.7，终止条件是连续 6 代前后两
次适应度值误差小于 10-5。 

图 7 每个训练好的MSVM的 RMSE值 

Fig. 7 RMSE values of each trained MSVM 

4.3  反演结果分析 

反演得到的最优参数组合见表 1。由表 1 可以看
出，反演得到的最大动剪切模量系数 C基本上都比试
验值偏大，其中心墙料是室内试验值的 1.52倍，堆石
料Ⅰ平均值是室内试验值的 1.50倍，堆石料Ⅱ平均值
是室内试验值的 1.32倍，其中下游堆石料的最大动剪
切模量系数反演值明显比室内试验值明显偏大，分别

为 1.89 倍和 1.60 倍，并且上游的堆石料反演值相对
于下游值偏小，减小范围在 35.3%～42.1%，分析原因
主要是由于上游蓄水后导致上游堆石料的初始应力

（大、中、小主应力）减小[36]，使得反演得到 C值偏
小。对于反演得到最大动剪模量系数 n相对于室内试
验值变化不是很大。 

为了验证反演得到材料参数的合理性，利用最优

参数组合进行糯扎渡大坝的正演动力计算分析。对比

分析了坝体上 3个测点实测和计算的加速度时程曲线
和反应谱曲线，3 个测点变化规律一致，限于文章篇
幅，只给出坝顶 T2 测点，如图 8 所示，可以看出加
速度时程曲线和反应谱曲线拟合良好，说明了反演得

到的参数合理性。表 2为坝体 3个测点实测和计算得
到的加速度放大倍数，可以看出，坝体顺河向和竖向

放大倍数基本一致，随着坝高增加放大倍数变大，坝

顶测点放大 3倍左右，其中横河向加速度放大倍数计
算值比实测值偏大，可能与计算时没有考虑行波效应

等因素有关。文献[4]分析了紫坪铺大坝在汶川地震后
监测到的余震和弱震信息，坝体的放大规律和糯扎渡

大坝在景谷地震中的放大规律基本一致，符合土石坝

的地震反应一般特征。 
表 1 动力参数反演结果 

Table 1 Back-analysis results of dynamic parameters 
坝料分区 

动力参数 心墙料 上游

堆石

料Ⅰ 

上游

堆石

料Ⅱ 

下游

堆石

料Ⅰ 

下游

堆石

料Ⅱ 
反演值 2661 2694 2300 4650 3555 

系数
C 室内试

验值 
1754 2455 2216 2455 2216 

反演值 0.412 0.565 0.440 0.544 0.651 
指数

n 室内试

验值 0.451 0.600 0.609 0.600 0.609 

表 2 坝体加速度放大倍数计算值与实测值对比 

Table 2 Measured and calculated acceleration amplifications 
T2 T6 T7 

方位 
计算 实测 计算 实测 计算 实测 

顺河向 3.48 3.36 1.53 2.06 1.78 2.03 
竖向 2.93 3.18 2.45 2.57 1.59 1.53 
横河向 2.12 1.66 1.83 1.17 2.47 1.74 

为了进一步验证黏弹性人工边界结合传递函数的

地震动输入方法的合理性，对比分析了河谷自由场中的

T10测点的实测和计算加速度时程曲线和反应谱曲线，
如图 9，从图 9中可以看出拟合良好，说明采用 2.2节
无坝体的有限元模型得到的地震动信息基本上可以满

足计算精度的要求，这也说明反演得到参数的合理性。 
综上所述采用本文提出的地震动输入方法和反演

方法可以较好地得到坝料的动力参数，并且精度可以

满足计算要求。 
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图 8 坝顶 T2测站实测和计算的加速度时程和反应谱 

Fig. 8 Calculated and recorded time histories of acceleration and their response spectra at T2 station of dam 

图 9 自由场 T10测站实测和计算的加速度时程和反应谱 

Fig. 9 Calculated and recorded time histories of acceleration and their response spectra at T10 station of dam 

5  结    论 
本文提出了一种弱震情况下，三维河谷地形中考

虑相互作用影响的高土石坝坝料动力参数反演方法。

利用传递函数结合黏弹性人工边界方法较好地解决了

河谷地形的地震动输入问题，并将多输出支持向量机

模型和粒子群优化方法相结合，将其应用于糯扎渡大

坝坝料动力参数反演分析，结果表明： 
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（1）取三维河谷自由场中测点为地震响应控制
点，基于传递函数结合黏弹性人工边界得到模型输入

的地震动，其计算精度满足要求，可以保证河谷地形

动力响应分析中地震动输入机制的合理性。并且多输

出支持向量机可以在保证计算精度的情况下，只需要

相对较少的样本和训练次数，有效的节约有限元计算

的时间。 
（2）对于弱震情况下，考虑坝基相互作用影响的

堆石料动力参数反演方法是可行的，计算精度基本满

足实际工程要求，可以用于缺乏强震或震害资料的坝

体参数反演，为现行土石坝动力参数确定方法提供一

定的参考。 
（3）通过对比本文反演结果、室内动三轴试验的

最大动剪模量系数 C值，室内试验值偏小。对于同种
坝料，由于上游受到蓄水等原因的影响，反演得到上

游堆石料的最大动剪切模量系数 C 值相对于下游减
小，工程应用时应值得注意并予以适当的修正。 
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冻融循环对冻土–混凝土界面冻结强度影响的试验研究 
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摘  要：为研究冻融循环作用对冻土–混凝土界面冻结强度的影响，对不同冻融循环次数、法向应力、试验温度及土
体初始含水率条件下的冻结界面进行了系列直剪试验，研究经历冻融循环后界面峰值剪切强度、残余剪切强度及强度

参数的变化规律。试验结果表明：冻融循环对界面剪切应力与水平位移曲线形态影响很小，经历 20次循环后曲线仍是
应变软化型。冻融循环对峰值剪切应力的影响强于对残余剪切应力的影响，表明其对界面胶结冰含量产生影响。当土

体初始含水率较低且温度较高时，冻融循环使界面峰值剪切强度增加，但变化量较小。然而在含水率较高（20.8%）及
试验温度较低时（-5℃），峰值剪切强度随着冻融循环增加而降低。因此在土体含水率较高且冻结温度较低时，对于
发生小变形的冻结界面需要重视冻融循环对峰值剪切应力的影响。不同初始含水率、试验温度下冻融循环对残余剪切

强度的影响较小且变化规律不明显。在试验温度为-1℃，-3℃，-5℃时，峰值黏聚力随冻融循环增加分别表现为增加、
波动和下降，推测是由于界面胶结冰含量不同而引起。峰值摩擦角和残余摩擦角随冻融循环次数增加略有变化。 
关键词：冻土；冻融循环；冻结强度；接触面；直剪试验 
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Experiment study on effects of freeze-thaw cycles on adfreezing strength at                
frozen soil-concrete interface 

HE Peng-fei1, 2, 4, MA Wei2, 4, MU Yan-hu2, DONG Jian-hua3, HUANG Yong-ting2, 4 
(1. School of Science, Lanzhou University of Technology, Lanzhou 730050, China; 2. State Key Laboratory of Frozen Soil Engineering, 

Northwest Institute of Eco-Environment and Resources, Chinese Academy of Sciences, Lanzhou 730000, China; 3. School of Civil Engineering, 

Lanzhou University of Technology, Lanzhou 730050, China; 4. University of Chinese Academy of Sciences, Beijing 100049, China) 

Abstract: In order to study the effects of freeze-thaw cycles on the adfreezing strength between frozen soil and concrete 

interface, a series of direct shear tests are conducted with different numbers of freeze-thaw cycles under different normal 

stresses, test temperatures and initial water contents. The peak shear strength, residual shear strength, shear strength parameters 

are used to analyze the adfreezing strength at the interface. The test results show that the shear behaviors of the interface are 

still strain-softening after 20 cycles. The influences of freeze-thaw cycles on the peak shear stress are stronger than those on the 

residual shear stress, indicating that they have an effect on the content of ice crystal of the interface. When the water content of 

the soil is low and the test temperature is high, the peak shear strength lightly increases with the increasing cycles, and it 

decreases obviously at water content of 20.8% and test temperature of -5℃. Therefore, it is necessary to pay attention to the 

influences of freeze-thaw cycles on the peak shear stress under high water content, low test temperature and small deformation 

of the structural interface. The cycles have few influences on the residual shear stress. The peak cohesions of the interface 

increase, become stable and decrease with the increasing cycles at the test temperature of -1℃, -3℃ and –5℃, respectively, 

which is presumed to be caused by the water migration of the soil near the interface. The peak and residual interface friction 

angles are influenced slightly by the cycles. 

Key words: frozen soil; freeze-thaw cycle; adfreezing strength; interface; direct shear test 

 

0  引    言 
中国是世界第三冻土大国，多年冻土分布面积约

占陆地总面积的 21.5%，季节冻土面积更高达

53.5%[1-2]。随着经济建设的不断发展，在广袤的冻土
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地区已建成及拟建大量的交通、能源和水利工程，其

中常见的桩基和衬砌等结构中均存在构筑物与土体界

面问题。当构筑物受到平行于界面的切向作用力时，

界面就会发生相对滑动从而影响构筑物稳定性。例如

渠道衬砌在发生滑动后可引起衬砌断裂、接缝开裂等

破坏现象，进而导致渗漏增加及渠基垮塌等工程病害。

冻土地区地表层均存在冬冻夏融的冻结—融化层，在

融化季节，构筑物与土体界面胶结力主要由黏聚力和

摩擦力构成，在冻结季节，土体冻结后界面胶结力中

增加了冰的胶结作用，从而使得界面对切向作用力的

承载能力发生变化[3]。在冻—融交替过程中，界面承

载力不断变化会破坏构筑物原有稳定性，导致构筑物

破坏。同时冻—融循环作用还会改变土体的物理力学

性质，进一步影响界面的承载力变化。研究表明土体

在经历冻结、融化循环过程中，由于内部水分的迁移、

冰胶结及融化等作用会改变颗粒间的排列及连接方

式，从而影响其原有物理力学性质[4-5]。Qi等[6]总结了

冻融循环作用对土体物理力学性质的影响，表明随着

冻融循环次数增加，松散土密度增大，而密实土则相

反，渗透系数增大，土体结构性破坏增加及剪切模量

减小。Xie等[7]对青藏高原土壤物理力学性质研究表明

黏聚力和单轴压缩强度随着循环次数增加而减小，尤

其在前 6 次循环。候鑫等[8]通过三轴试验和压汞试验

对硅酸钠固化黄土力学性质进行研究，结果表明冻融

循环作用增大平均孔隙直径和降低微孔隙含量，并导

致土样产生裂缝。刘晖等[9]对冻融循环时含砂粉土力

学性质研究表明破坏强度和弹性模量随循环次数增加

先增大后减小，经历 3次循环后达到最大值。Lu等[10]

研究表明水分重新分布对土体力学性质有很大影响，

在补水条件下土体力学性质更易达到稳定状态，7 次
循环后土体破坏强度和弹性模量分别下降 85%和
92%。 

冻土与构筑物界面冻结强度对构筑物的稳定性至

关重要，例如在高含冰量冻土中，桩基等结构承载力主

要来自于冻土与桩基界面的冻结强度[10-13]。因此，冻

土与构筑物界面冻结强度研究得到了广泛关注。Penner
等[14]研究温度对冻结强度的影响，得到经验冻结强度

计算公式。Bondarenko等[15]对冻土与岩石界面的瞬时

冻结强度和长期冻结强度进行试验研究，结果表明温

度对界面黏聚力的影响很大，但对界面摩擦角的影响

很小。Biggar等[16]对灌注桩与冻土冻结强度试验表明

冻土含盐量和温度使得桩基周围冻土中未冻水含量发

生变化，进而影响冻结强度。Ladanyi[17]研究砂与铝材

界面冻结强度表明随着温度降低控制因素由内摩擦角

变为黏聚力。吉延俊等[18]对现浇混凝土与冻土界面冻

结强度进行试验表明水化热使界面粗糙度发生变化， 

进而影响界面冻结强度。Wen等[19]对冻土与混凝土和

玻璃钢界面剪切试验表明随着试验温度降低和土体初

始含水率增加界面冻结强度增大。石泉彬等[20]通过压

桩法测定冻土与钢管接触面冻结强度，结果表明接触

面温度和表面粗糙度影响显著。陈拓等[21]对冻结黏土

与钢板接触面开展正交直剪试验，结果表明土体含水

率对冻结强度影响最大。孙厚超等[22]对不同条件时冻

土与结构物界面冻结强度研究表明界面冻结强度受冻

结温度、法向应力、冻土性质及接触面粗糙度等因素

影响。 
对冻土–构筑物界面冻结强度的研究已经取得了

丰硕的成果，但针对冻融循环作用下冻土与构筑物界

面冻结强度变化规律的研究较少。本文通过系列直接

剪切试验，研究冻融循环作用对冻土与混凝土界面冻

结强度的影响，同时考虑土体初始含水率及试验温度

对界面冻结强度的影响。 

1  试验材料与试验方法 
1.1  试样制备 

试验所用土料取自甘肃省永登县境内（36°36′
34″N，103°22′05″E），采集区在中国湿陷性黄土
工程地质图中属于陇西黄土区，处于季节性冻土地区，

按照中国冻结作用灾害分布图属于季节冻土灾害区[28]。

土料特征为黄色，褐黄色，有少量虫孔、草根。按照

土工试验规程[29]进行物理性质测试，物理指标见表 1，
属于低液限黏土。 

表 1 试验用土物理性质 

Table 1 Physical properties of test soil  
粒径分布/% 

液限 
/% 
塑限 
/% 
土粒相

对密度 

最大干

密度 
/(g·cm-3) 

最优

含水

率/% 
>0.25 
mm 

0.05～
0.25 
mm 

0.005～
0.05 mm 

<0.005 
mm 

26.29 18.24 2.7 1.912 13 1.22 14.53 65.07 19.18 

试样的制备包括混凝土试样制备、土样制备和冻

土–混凝土试样制备[30]。其中混凝土试样制备过程共

5步：①使用直径为 61.8 mm，高 20 mm的环刀作为
模具，在环刀内壁均匀涂抹一层凡士林；②使用

PO32.5普通硅酸盐水泥拌合天然河沙制作水泥砂浆，
水泥、沙和水比例为 1.8∶3∶1，由于试样尺寸较小，
剔除砂浆中砾石等较大颗粒，确保试样尺寸达到颗粒

5 倍以上；③将水泥砂浆均匀的装入环刀中，振捣抹
平使试样厚度与环刀高度相同；④将浇筑完成的混凝

土试样按照标准程序养护 28 d[31]；⑤使用千斤顶将混

凝土试样从环刀中顶出，测量试样厚度，选取厚 2 mm
的作为最终混凝土试样，如图 1（a）所示。所有混凝
土试样一次性制作完成，使表面粗糙度尽可能相近，

肉眼观测为较粗糙状态。由于经过养护后的砂浆试块
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具备一定的强度，在界面剪切试验中不会出现明显颗

粒剥 
离，因此可近似代替标准混凝土试块进行界面剪切试

验。土样制备过程中，首先将原状土料自然风干后充

分搅拌，然后碾压过 2 mm筛，测定初始含水率，然后
按照预定含水率配制土样，完成后装入密封袋中 12 h
以使含水率均匀分布并测量土样含水率作为实际含水

率。 

 

 

 

图 1 试样图片及直剪仪示意图 

Fig. 1 Concrete sample, frozen soil-concrete sample and shear test  

apparatus 

冻土–混凝土试样使用高 40 mm，内径为 61.8 
mm环刀作为试样仓，制备过程共 4步：①用塑料胶
带将试样仓一端封闭，将混凝土试样放置入试样仓内

靠近塑料胶带一侧；②根据预定干密度和土样含水率，

称取一定质量湿土均匀的装入试样仓中；③使用冻土

工程国家重点实验室研制的标准压样机缓慢匀速的对

装入试样仓的土样施加压力，直到土样高度到达 20 
mm，试样中土体部分的干密度为 1.68 g/cm3；④使用

保鲜膜对整个试样仓包裹防止水分散失，然后在-25
℃环境下快速冻结 24 h，待样品完全冻结后，使用千
斤顶将冻土−混凝土试样从样品舱中顶出，得到试验
样品，如图 1（b）所示。 
1.2  试验仪器 

使用南京土壤仪器厂生产的 ZJ 四联应变控制直
剪仪开展冻土–混凝土界面剪切强度试验，图 1（c）
为直剪仪工作原理示意图。剪切盒由上、下两部分组

成，高度同为 20 mm。上、下剪切盒中间界面为剪切
面，冻土–混凝土试验样品接触面正好与剪切面重合，

直剪仪可自动记录剪切盒水平位移及界面剪切力。试

验在冻土工程国家重点实验室低温实验室进行，低温

实验室内环境温度可自动控制，温控精度为±0.5℃。
试验过程中实时测量调整环境温度，使环境温度尽可

能接近预定试验温度。 
1.3  试验过程 

试验过程中控制法向应力为 50，100，200，300 
kPa。兰州地区浅埋黄土天然含水率一般小于 10%，
但受降雨及埋藏深度的影响，因此试验中土体土样初

始含水率为 9.2%，13.1%，17.1%和 20.8%。典型粉质
亚黏土的相转换区温度为 0～-2.0℃，饱和黏土 0～  
-5℃，在这一温度范围内，温度变化 1℃时未冻水含
量的变化量≥1%，土体内存在于大孔隙和毛细管中所
有自由水和一部分弱结合水冻结[28]，因此试验温度选

取为-1℃，-3℃和-5℃。剪切速率为 0.8 mm/min的快
剪试验，试验在 10 min内即可剪切完成，从而确保低
温实验室的温度波动对试样内部温度影响最小。在上

述试验条件下，同时考虑冻融循环作用对界面冻结强

度的影响。在试样快速冻结完成后，进入冻融循环过

程。单次冻融循环包括在-20℃恒温箱内冻结 12 h及
在接近 19℃室温下融化 12 h，如图 2所示。根据经验，
12 h的冻结或融化时间可以保证样品内部温度到达平
衡状态。冻融循环次数控制为 0，5，10，20次，样品
完成冻融循环后在恒温箱内按照试验温度恒温 24 h，
后移入低温实验室开展剪切试验，并控制低温实验室

的环境温度与试验温度相同。 

图 2 单次冻融循环温度示意图 

Fig. 2 Temperature path of a freeze-thaw cycle 
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2  试验结果 
由于界面胶结冰的存在，冻土–混凝土界面剪切

试验中剪切应力–位移关系通常表现为应变软化型，

残余阶段强度参数对发生大变形时界面稳定性分析同

样至关重要，因此分别对冻融循环作用下界面峰值强

度特征和残余强度特征进行分析，其中剪切应力的最

大值作为峰值强度，剪切位移为 5 mm时对应的剪切
应力作为残余强度。 
2.1  剪切应力–水平位移曲线 

图 3为法向压力为 100 kPa时，不同试验条件下
剪切应力与水平位移过程曲线。可以看到界面力学行

为表现为应变软化型，曲线可明显分为峰值前剪切应

力快速增长阶段、峰值后软化阶段及残余稳定阶段。

在峰值前阶段界面胶结冰、颗粒间黏聚力同时承受剪

切变形作用，随着变形增加剪切应力快速增大，随后

部分冰晶断裂，土颗粒和冰晶颗粒出现滚动和滑动导

致界面发生塑性变形直至峰值应力。不同试验条件时

界面剪切应力均在水平位移≤1.6 mm时到达峰值。在
峰值后软化阶段，土颗粒和冰晶颗粒完全开始滑动，

界面胶结冰逐渐断裂直至完全破坏，界面剪切应力也

逐渐下降直至稳定值。 

 

 

 

 

图 3 不同冻融循环次数时界面剪切应力与水平位移曲线 

Fig. 3 Shear stress of interface vs. horizontal displacement at  

different freeze-thaw cycles 

从图 3（a），（b）中可以看到，后峰值阶段剪切
应力出现较快速的下降是因为在-5℃时界面有较多胶
结冰存在，其在发生脆性破坏后引起界面剪切应力出

现明显减小。随着界面胶结冰的完全破坏及土颗粒和

冰晶颗粒的滑动，界面进入残余稳定阶段，剪切应力

不再随着剪切位移的增大而明显变化。 
从图 3中可以看出，冻融循环作用对剪切应力–

水平位移曲线的变化形态影响较小，但对峰值剪切应

力和残余剪切应力有较明显影响。冻融循环作用使残

余剪切应力出现变化表明其作用改变了界面颗粒与构

筑物表面的接触状态，在图 3（a）～（c）中残余剪
切应力随循环次数增加而增大，但在图 3（d）中变化
较小，推测是由于此时界面冰晶颗粒较多对土颗粒与

构筑物表面接触状态产生影响。冻融循环作用使峰值

剪切应力发生变化，并且随着温度的降低表现的更为

明显，表明其作用不但改变了界面土颗粒的接触状态，

更主要的会引起界面土体水分的迁移。例如在图 3（d）
中（试验温度-5℃，初始含水率 20.8%），峰值剪切应
力的变化明显大于残余剪切应力的变化，表明冻融循

环作用改变了界面胶结冰含量。 
2.2  峰值剪切强度特征 

（1）冻融循环对峰值强度影响 
图 4为界面峰值剪切强度与冻融循环次数关系。
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图 4（a）为试验温度-1℃，初始含水率 9.2%时，不
同法向应力下的峰值剪切强度。可以看到，峰值剪切

强度随着冻融循环次数的增加变化较小。在50 kPa时，
经历 20 次冻融循环后，峰值剪切强度由 61.5 kPa 下
降至 51.5 kPa；在 300 kPa时，峰值剪切强度由 205.4 
kPa 增加至 234.9 kPa。图 4（b）给出了法向压力 100 
kPa及初始含水率 9.2%时，不同试验温度下的峰值剪
切强度。可以看到随着试验温度的降低，峰值剪切强

度有所增大。在同一试验温度时，峰值强度随着冻融

循环次数略有增加。经历 20次冻融循环后，在-1℃时
峰值剪切强度由 86.1 kPa 增加至 118.7 kPa 增大了
37.9%，在-5℃时峰值剪切强度由 113.1 增加至 154.4 
kPa，增大了 36.5%。图 4（c）给出了法向压力 100 kPa
及试验温度-1℃时，不同初始含水率下峰值剪切强度。
由图 4（c）可知，在同一循环次数时，初始含水率对
峰值剪切强度的影响没有明显规律，但随着循环次数

的增加不同含水率间波动变大。在初始含水率 17.1%
时，经历 20 次循环后，峰值剪切强度由 71.3 kPa 增
加至 127.2 kPa，增大了 78.4%。图 4（d）给出了法向
压力 100 kPa及试验温度-5℃时，不同初始含水率下
峰值剪切强度。可以看到，此时峰值剪切强度变化程

度剧烈且不同含水率时变化规律不同。经历 20次循环
后，在初始含水率 9.2%时，峰值剪切强度增加了
36.5%；在初始含水率 13.1%时，峰值剪切强度先增加
后减小，在 10次循环时达到 281.4 kPa，随后在 20次
循环时下降至 175 kPa；在初始含水率 17.1%时，峰值
剪切强度随着冻融循环次增加数明显下降，由338.5 kPa
下降至 273.3 kPa，下降了 19.3%，同样在初始含水率
20.8%时，由 399.5 kPa下降至 245.0 kPa下降了 38.7%。 

 

 

 

图 4 峰值剪切强度–冻融循环次数关系 

Fig. 4 Peak shear strength vs. freeze-thaw cycles 

（2）冻融循环对强度参数的影响 
土体抗剪强度及土体与构筑物界面抗剪强度取决

于很多因素，但莫尔–库仑剪切强度准则应用最为广
泛，如式（1）所示，其强度参数为黏聚力和内摩擦角。
这两个参数在描述界面剪切强度准则时可定义为界面

黏聚力和界面摩擦角。 

f N tancτ σ ϕ= +   ，            (1) 
式中， fτ 为抗剪强度，c为界面黏聚力，ϕ为界面摩擦
角， Nσ 为法向应力。 
表 2为不同冻融循环次数时界面峰值黏聚力。可

以看到，随着试验温度、含水率及冻融循环次数的变

化，界面峰值黏聚力表现出不同的变化规律。在试验

温度-1℃时，峰值黏聚力随冻融循环次数的增加先减
小后增大，但在初始含水率 20.8%出现相反变化规律，
不同含水率时变化都很小，是因为-1℃时土体内胶结
冰含量较少；在试验温度-3℃时，峰值黏聚力随冻融
循环次数的增加出现不规律波动且变化较小；在试验

温度-5℃时，在初始含水率为 9.2%时峰值黏聚力随冻
融循环次数增加而增大，在初始含水率 13.1%～20.8%
时峰值黏聚力随冻融循环次数的增加而减小，此时变

化值较大因为土体内胶结冰含量增加，冻融循环的影

响变强。 
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表 2 不同冻融循环次数时峰值黏聚力 

Table 2 Peak cohesions at different freeze-thaw cycles 
峰值黏聚力/kPa 

温度

/℃ 
初始含

水率/% 0次循
环 

5次循
环 

10次循
环 

20次循
环 

 9.2  30.16  15.94  20.90  36.27 
13.1  24.17   9.39  20.77  29.01 
17.1  23.73   7.64  27.77  42.81 -1 

20.8  19.19  23.53 0  11.41 
 9.2  65.17  44.35  38.38  18.65 
13.1  54.13  78.46  66.55  57.92 
17.1  89.03 121.86  95.92  92.14 -3 

20.8  79.37 103.27  77.27 102.88 
 9.2  52.71  67.42  79.40 — 
13.1 145.21 101.39 163.83  66.83 
17.1 199.23 146.02 —  96.95 

-5 

20.8 315.60 203.41 240.90 226.41 

表 3为不同冻融循环次数时峰值摩擦角，可以看
到随着初始含水率和试验温度的变化，峰值摩擦角也

表现出不同的变化规律。在试验温度为-1℃和-3℃时，
不同含水率条件下界面峰值摩擦角随冻融循环次数增

加略有增加，在试验温度-5℃时，初始含水率为
9.2%～17.1%时界面峰值摩擦角仍然随冻融循环次数
的增加而增加，但在 20.8%时出现下降。 

表 3 不同冻融循环次数时峰值摩擦角 

Table 3 Peak friction angles at different freeze-thaw cycles 
峰值摩擦角/(°) 

温度 
/℃ 

初始含

水率/% 0次循
环 

5次循
环 

10次循
环 

20次循
环 

 9.2 30.07 35.64 36.69 36.76 
13.1 27.70 35.75 35.60 36.72 
17.1 27.07 33.31 42.74 39.65 

-1 

20.8 27.38 34.81 34.95 39.85 
 9.2 30.37 36.61 42.65 43.99 
13.1 32.17 38.80 43.41 40.70 
17.1 28.10 35.64 35.45 39.70 

-3 

20.8 27.11 30.31 43.26 40.02 
 9.2 28.06 41.47 47.02 — 
13.1 26.57 41.02 37.08 43.09 
17.1 31.77 37.95 — 42.30 

-5 

20.8 39.99 39.30 36.04 30.47 

2.3  残余剪切强度特征 

（1）冻融循环对残余强度影响 
界面残余剪切强度是岩土工程设计中构筑物发生

大位移时的重要参数。图 5为残余剪切强度与冻融循
环关系。从图 5（a），（b）中可以看出，在初始含水
率为 9.2%时，残余剪切强度随着冻融循环次数增加略
有增大。如在法向应力 100 kPa及试验温度-5℃时，
经历 20次循环后残余剪切强度由 69.5 kPa增加至 98.7 
kPa增大了 42%。从图 5（c）中可以看到不同的初始
含水率时冻融循环对残余剪切强度影响仍然很小。从

图 5（d）中可以看出，在试验温度-5℃时，残余剪切
强度随着含水率增加略有增大。 

图 5 残余剪切强度–冻融循环次数关系 

Fig. 5 Residual shear strength vs. freeze-thaw cycles 

（2）冻融循环对残余摩擦角影响 
在残余强度阶段，由于界面已经发生大位移变形，

界面的胶结强度几乎完全破坏，因此在计算界面强度

参数时假设界面黏聚力为 0，因而此时强度参数中只
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有界面摩擦角。表 3为不同冻融循环次数时残余摩擦
角。可以看到随着冻融循环次数增加残余摩擦角略有

增大。 
表 3 不同冻融循环次数时残余摩擦角 

Table 3 Residual friction angles at different freeze-thaw cycles 
残余摩擦角/(°) 

温度

/°C 
初始含水

率/% 0次循
环 

5次循
环 

10次循
环 

20次循
环 

 9.2 32.66 35.11 34.84 38.73 
13.1 31.26 34.95 36.41 38.06 
17.1 31.37 33.03 34.37 37.03 -1 

20.8 30.91 35.60 34.32 37.25 
9.2 34.93 38.10 38.86 39.73 
13.1 34.03 36.97 40.81 40.55 
17.1 34.38 34.98 37.26 41.42 -3 

20.8 32.96 36.14 39.54 38.51 
 9.2 33.72 39.22 40.52 38.21 
13.1 35.90 41.67 40.24 41.14 
17.1 35.21 38.31 — 41.62 -5 

20.8 34.89 36.94 38.94 42.28 

3  讨    论 
冻土与构筑物接触面的峰值剪切强度可以认为是

界面的冻结强度[32]。冻结强度包括界面的冰胶结力、

土颗粒与构筑物表面黏聚力及摩擦力等。界面冰胶结

力受试验温度和土体初始含水率的影响明显，因此不

同初始含水率和试验温度时峰值剪切强度变化明显。

在残余剪切强度阶段，界面发生大变形使冰胶结力及

土颗粒与构筑物表面黏聚力消失，而土颗粒与构筑物

表面摩擦力受试验温度和初始含水率影响很小[19]，因

此不同初始含水率和试验温度时残余剪切强度变化很

小。 
本文试验结束后发现界面处有冰膜，但遗憾未能

拍照记录，Wen 等[19]和 Volokhov 等[33]的试验中同样

发现界面处存在冰膜。这表明在试验过程中试样内部

水分发生迁移，推测其原因为在冻融循环过程中，由

于土体（冻土）与混凝土导热性差异使得试样内部存

在温度梯度，以及土体与混凝土之间含水率不同存在

湿度梯度，致使水分发生迁移在界面处聚集。在含水

率较低时，迁移至界面的水分较少，界面剪切带内土

体初始含水率随冻融循环作用逐渐增大，因而剪切强

度逐渐增大。但当初始含水率较大时，迁移至界面的

水分较多导致剪切带土体含水率不断增大，因此界面

剪切强度会随着冻融循环次数增加而下降。因为冻土

强度在含水率较低时，随着初始含水率增加而增大，

但当初始含水率较高时（超过饱和含水率），随着初始

含水率的增加而减小，直至含水率为 100%时接近冰
剪切强度[34]。 
需要指出，本文研究中对混凝土接触面的粗糙度

没有具体表征，只是间接且模糊地对其粗糙度进行了

统一假设，在以后工作中将对这些方面进行改进。 

4  结    论 
基于系列直剪试验，研究冻融循环作用对冻土–

混凝土界面剪切强度的影响，同时考虑不同试验温度

和初始含水率的影响，得到以下 4点结论。 
（1）冻融循环对界面剪切应力与水平位移曲线形

态影响很小，经历 20次循环后曲线仍是应变软化型。
冻融循环对峰值剪切应力的影响强于对残余剪切应力

的影响，表明其对界面胶结冰含量产生影响，因此对

于发生小变形的构筑物界面需要重视冻融循环对峰值

剪切应力的影响。 
（2）当土体初始含水率较低，同时温度较高时，

冻融循环使界面峰值剪切强度增加，但变化量较小。

然而在含水率较高（20.8%）及试验温度较低时（-5
℃），峰值剪切强度随着冻融循环增加而降低，易使构

筑物失稳甚至导致破坏。 
（3）不同初始含水率、试验温度下冻融循环次数

对残余剪切强度的影响没有明显规律且影响程度较

小。 
（4）在试验温度为-1℃，-3℃和-5℃时，峰值黏

聚力随冻融循环增加分别表现为增加、稳定和下降，

推测是由于界面土体胶结冰含量变化引起。峰值摩擦

角和残余摩擦角随冻融循环次数增加略有变化。 
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摘  要：目前核电土–结相互作用分析的主流软件 SASSI，采用频域等效线性化，不能很好地考虑土体强非线性，且
仅适合于水平成层场地。时域土–结相互作用分析方法可以考虑土体强非线性以及非水平成层场地，但效率较低，难

于用于实际工程。采用一种高效的时域土–结构动力相互作用分析的分区算法，地基无限域通过集中质量显式有限元

和黏弹性人工边界进行模拟，上部结构通过隐式有限元方法进行分析，两者可采用不同的时间步距，并通过 MPI通信
协议，实现并行计算。以某一核电结构模型为例，分析了某非水平成层场地上核电结构在三向地震波输入下的反应，

验证了该方法的高效性和用于大型实际工程的可行性。 
关键词：土–结相互作用；集中质量显式有限元；黏弹性人工边界；并行算法；显–隐式积分格式 
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Time-domain soil-structure interaction analysis of nuclear facilities on 
non-horizontal layered site 

CHEN Shao-lin1, ZHANG Jiao1, GUO Qi-chao1, ZHOU Guo-liang2, LIU Qi-fang3, WANG Jun-quan1 
(1. Department of Civil Engineering, Nanjing University of Aeronautics and Astronautics, Nanjing 210016, China; 2. Nuclear and 

Radiation Safety Center of Ministry of Environmental Protection, Beijing 100101, China; 3. Suzhou University of Science and Technology, 

Suzhou, 215009, China) 

Abstract: The state-of-the-practice soil-structure interaction (SSI) of nuclear facilities are analyzed using the frequency-domain 

approaches, represented by the SASSI program. SASSI incorporates the strain-dependent characteristics of soils only indirectly, 

via the equivalent-linear method, and cannot account for non-horizontal layered soil case. SSI analysis in the time domain may 

capture non-linearity of materials in the soils and geometric nonlinearity in the foundation (gapping and sliding), but now it is 

not efficient in practice. In this study, a computationally efficient explicit-implicit FEM in parallel manner to analyze the 

response of three-dimensional soil-structure system subjected to three-direction seismic waves is proposed. The unbounded soil 

is modelled by the lumped-mass explicit finite element method and viscoelastic artificial boundary, the structure is analyzed by 

the implicit finite element method, and the response of the rigid foundation is calculated by the explicit time integration scheme. 

Different time steps can be chosen for the explicit and implicit integration scheme, which can greatly improve the efficiency. 

The synchronous parallel algorithms using MPI are used. The codes for this method are programmed. An example for seismic 

response analysis of a nuclear plant on non-horizontal layered site is given to validate the feasibilty and efficiency of the 

proposed method.  

Key words: soil-structure interaction; lumped-mass finite element; viscoelastic artificial boundary; parallel algorithm; 

explicit-implicit integration scheme 

0  引    言 
规范规定，核电屏蔽厂房的地震反应分析需要考

虑土–结相互作用的影响[1]。按照求解系统的不同，

土–结相互作用分析一般分为子结构法和直接法[2-3]。

子结构法将土–结体系划分为地基、基础、结构子系

统，先求解无质量基础的散射问题得到基础输入，再

通过求解基础动力刚度来考虑地基无限域的影响，最

后以动力刚度为约束，求得结构在基础输入下的反应。

由于基础动力刚度为频域函数，子结构方法通常在频
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域内求解，该方法的代表性软件为 SASSI[4]。通过频

率插值技术，效率较高，SASSI 软件目前仍是核电
土–结相互作用分析的主流，但其在频域采用等效线

性化方法考虑土体非线性，在强震时不能很好地体现

土体特性，且不能考虑土与基础间的接触非线性，目

前只能分析水平成层场地情形。直接法[5-7]，又称整体

法，是将上部结构、基础及地基作为一个整体系统进

行分析，一般在时域内分析，可考虑土体强非线性和

土体与基础间的接触非线性，可适用于非水平成层场

地。但直接法涉及的自由度数较多，计算量大，效率

较低。Bolisetti等[8]通过对比等效线性化和时域非线性

方法，得到两者在中小地震强度时结果接近，对于强

震，应该采用时域非线性。Kabanda等[9]采用OpenSees，
土体采用非线性黏弹性模型，对花莲大型土结相互作

用试验模型进行分析，并将分析结果与 SASSI软件分
析的结果以及实测结果进行对比。结果表明，土体时

域非线性黏弹性模型更能反映强地震下土体和土–结

系统的反应，但时域非线性土–结相互作用分析效率

太低（23961 个节点，18200 个单元，8000 时步数，
在 Intel Corei7 2.93 GHz，8 GB 内存的微机上用时 28 
d）。因此，发展高效的时域土–结相互作用分析方法
十分必要。 

廖振鹏[10]发展了一套显式解耦技术，包括集中质

量显式有限元和透射边界，极大地提高了近场波动问

题的求解效率，在场地地震响应分析[11]，土–结相互作

用分析[12-14]和地震动模拟方面[15-16]得到了广泛应用。在

此基础上，陈少林等[12, 14, 17]提出一种时域土–结相互

作用分析的显–隐式分区算法，考虑土体和结构在材料
和单元类型上的差异，分别选取适合各自特点的计算

格式和时间步距：对于土–基础–结构体系而言，土

体计算区域较大，自由度较多，采用集中质量显式有

限元方法效率更高。结构自由度相对较少，采用隐式

有限元方法效率较高。基础采用显式积分格式进行求

解，土体和结构通过基础进行耦合，并采用 MPI
（message passing interface）通讯协议[18]，实现了显–
隐式时域土–结相互作用的并行计算，进一步提高了

计算效率，使得该方法用于实际核电结构的土–结相

互作用分析成为可能。 
另外，随着中国核电的发展，核电站的拟选场址

并不总是水平成层等规则场址。非水平成层场地对核

电结构地震响应的影响分析受到关注，而目前核电分

析的商用软件SASSI只能考虑水平成层场地。鉴于此，
本文采用高效的时域土–结相互作用分析的分区算

法，根据实际资料，建立某非水平成层场地的三维模

型和核电模型，考虑三向地震波输入，分别进行场地

的地震反应分析和核电结构的土–结相互作用分析。 

 

1  基本原理 
图 1为结构–基础–土体模型示意图，对该体系

进行有限元离散，并将节点类型分为结构节点、结构

与基础的界面点、土体和基础节点，以及人工边界点。

则体系的运动方程可写为 
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式中  下标 s，b， i和 a分别表示结构节点、结构与
基础的界面节点、土体节点和人工边界点；上标 s和g
分别表示结构和基础； aaK 和 aaC 分别为黏弹性边界的

弹簧和阻尼系数矩阵； aF 为地震波输入时施加在人工
边界节点上的等效荷载[20-21]。若采用透射边界，可通

过多次透射公式在人工边界上施加位移[22]。对方程

（1）通过时步积分方法直接进行求解，即为土–结相
互作用的直接法或整体解法。若采用隐式解法，则需

每时步求解大型方程组，计算量很大，十分耗时。若

采用集中质量显式积分方法，每一时步不需求解大型

方程组，但结构波速较大，稳定性要求时间步距较小，

计算时步数较多，效率受影响。 

 

图 1 结构–基础–土整体分析模型示意图 

Fig. 1 Diagram of structure-foundation-soil overall analysis model 

将整个系统进行分区，分为上部结构、下部基础

和土体，按此分区，将方程（1）分开写成如下形式： 

ss s ss s ss s sb b sb b sb b+ + = − − −&& & && &M u C u K u M u C u K u ，(2) 
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(3) 
其中，式（2）的右端项为基础对结构的作用力，

式（3）的右端项第一分量为结构给基础的作用力，两
者为一对作用力和反作用力。考虑到地震作用的频率

远小于爆炸等冲击荷载，且结构相对于土体而言自由

度较少，所以结构采用隐式积分方法效率更高，如无

条件稳定的 Newmark法，时间步距的选取满足精度要
求即可。土体自由度数目较大，采用集中质量显式积

分方法效率更高。 
因此，对式（3）采用集中质量形式，并采用显式

积分格式，如单边中心差分格式： 
1 1

2

2p p p
p

t

+ −+ −
=

∆
&&

u u uu   ，       (4) 

1p p
p

t

−−
=

∆
u uu&   。             (5) 

则式（3）中每一节点 k的位移可通过如下方程求解： 
1 1 12 ( )

N
p p p p p
k k k kj j j
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t
m

+ − −∆
= − − − −∑u u u C u u        

2

  
N

p p
kj j k
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t
m
∆

−∑ 。K u F             (6) 

式中  N为与节点 k相邻的节点总数； t∆ 为时间步距，
p
ku&& ， p

ku& 和 p
ku& 分别为节点 k在 t p t= ∆ 时刻的加速度向

量、速度向量和位移向量； km 为集中于节点 k的质量；

kjC 和 kjK 分别为节点 k与相邻节点 j之间的阻尼阵和
刚度阵； p

kF 为 p时刻作用在节点 k上的荷载向量。若
k属于基础与结构相连的界面点，则 p

kF 为结构施加在

基础上的荷载；若 k属于人工边界点，当采用黏弹性
边界时， p

kF 为地震输入时的等效荷载，当采用透射边

界时，该点的位移直接由多次透射公式求得；若 k为
基础和土体的其余节点，则 p

kF 为零。 
由式（4）～（6）求得土体和基础 ( 1)p + 时刻的

反应后，则式（2）的右端项已知，由 Newmark积分
方法可求得结构 ( 1)p + 时刻的反应，包括结构作用在

基础上 ( 1)p + 时刻的荷载。每一时步求解式（2）右端
项比较麻烦，实际上由于基础和结构在界面点的位移

连续，可以每时步给结构施加位移约束，求得结构的

反应后，再反馈给基础以反力，如图 2所示。对于刚
性基础情形，具体公式和步骤见文献[17]。另外，结
构和土体可根据各自需要，采用不同的时间步距，其

算法见图 3所示。 

 

图 2 数据交换示意图 

Fig. 2 Diagram of data exchange  

 

图 3 算法示意图 

Fig. 3 Diagram of algorithm 

2  实例分析 
笔者编制了相应的计算程序，实现了显–隐式积分

格式的三维土–结相互作用分析并行计算方法。对于

无限域土体和基础的动力响应，采用自编 Fortran程序
进行分析。对于结构响应，其每一时步的计算独立于

土体的计算，因此可使用 ANSYS 等商业软件进行分
析，结构和土体可分别采用不同的时间步距。通过耦合

算法和 Fortran程序与 ANSYS 之间的交互，实现土–
结相互作用动力分析。由于采用分区计算方式，土体

和结构可以独立进行建模，且在每一时步，两者独立

进行计算。土体采用MPI协议，编程实现并行。结构
可采用 ANSYS 中的并行计算方案。土体和结构之间
的并行通过异步传输数据实现，具体见文献[17]。下
面对某非均匀场址上核电结构的地震反应进行分析。 
2.1  模型及输入 

（1）场地模型 
根据地脉动测试和钻孔资料，获得了某核电场地

的剪切波速剖面，如图 4所示。土体参数如表 1所示。 
选取土体计算区域的尺寸为 640 m×360 m×194 m，
边界采用黏弹性边界。土体离散为 2 m×2 m×2 m的
六面体八节点实体单元，单元总数为 5587200，节点
总数为 5693898。采用集中质量显式有限元方法进行
分析，时间步距 1t∆ = 1× 410 s− 。 
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图 4 场地剪切波速剖面图及模型 

Fig. 4 Shear wave velocity profile and model of site 

表 1 土体参数 

Table 1 Parameters of soils 

土体 
种类 

密度 
/(kg·m-3) 

sv  
/(m·s-1) 

Pv  
/(m·s-1) 

泊松比 阻尼比 

1 1800 150 1942 0.497 0.05 
2 1950 180 2097 0.497 0.05 
3 1900 240 2204 0.494 0.05 
4 1950 320 2090 0.488 0.05 
5 2450 1800 3817 0.357 0.05 
6 2800 1600 3825 0.394 0.05 
7 1600 539 1451 0.420 0.05 
8 1600 541 1455 0.420 0.05 
9 1600 543 1459 0.420 0.05 

10 1600 545 1465 0.420 0.05 
11 1600 547 1469 0.420 0.05 
12 1600 549 1475 0.420 0.05 
13 1600 550 1481 0.420 0.05 
14 1600 552 1486 0.420 0.05 
15 1600 554 1491 0.420 0.05 
16 1600 556 1496 0.420 0.05 
17 1600 558 1501 0.420 0.05 
18 1600 560 1507 0.420 0.05 
19 1600 562 1513 0.420 0.05 
20 1600 564 1519 0.420 0.05 
21 1600 566 1525 0.420 0.05 
22 1600 562 1513 0.420 0.05 

注： sv 为剪切波速， Pv 为压缩波速。 

（2）结构模型 
核电结构模型如图 5所示，核电结构高 91.25 m，

底部长 90.80 m，宽约 54.19 m。结构单元数为 597686，
相应的节点数为 700194。刚性基础尺寸为 92 m×60 m
×16 m。结构采用 Newmark隐式积分格式，时间步距

2 125t t∆ = ∆ ，即 3
2 2.5 10 st −∆ = × 。 

图 5 计算模型示意图 

Fig. 5 Diagram of model 

（3）输入地震波 
采用地震安全性评价得到的人工地震波。图 6分

别是露头基岩处的 3个方向的加速度时程及其傅里叶
幅值谱。这里假定 3个方向的波垂直入射，X方向为
SV波，Y方向为 SH波，Z方向为 P波，在边界区近
似为水平成层场地，取 194 m深度作为输入基底面，
采用传递矩阵方法，计算得到边界自由场，进而得到黏

弹性边界的等效荷载，作为场地地震响应分析和土–

结相互作用分析的输入。 

 

图 6 人工地震波加速度时程及其频谱 

Fig. 6 Accelerations of artificial seismic waves 

使用联想 ThinkCentre M8400t-N000台式计算机
进行计算，CPU是 Intel(R) Core(TM) i7-3770 CPU @ 
3.40 GHz（3500 Mhz），主存大小为 16 G，操作系统
为 Ubuntu 16.04LTS。土体采用 5 进程，结构采用 2
进程，并行计算。分别计算了无核电结构时的场地

地震响应（自由场）和考虑土–结相互作用影响的

土体–核电结构体系的响应。土–结相互作用分析的

时间为 363 h。与文献[9]相比，本文硬件略好，但模
型节点数约为文献[9]中的 266倍，地震波时程均为 20 
s 左右，但计算时间仅为其 1/2 左右。当然，文献[9]
考虑了土体非线性。根据非线性算例的经验，本文方

法考虑土体非线性时，计算时间大概增加一倍。综合

考虑，本文计算模型为其 266倍，但计算时间却相当。 
2.2  结果分析 

（1）场地反应 
图 7～9分别为 C（344，218，0），D（472，218，

0），E（600，218，0）三点（位置见图 5）的位移、
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加速度和加速度反应谱（阻尼比为 5%），图中实线为
自由场响应，虚线为考虑土–结相互作用影响的响应。

对比图中 3点的位移时程图，可以看出，有结构存在
时对位移反应影响较小，主要原因是位移的频率较低，

其对应的波长大于结构尺寸，所以结构对该波的散射

较小。相对来说，靠近结构的 C点受结构的影响要比
远离结构的 E点大。与位移不同，加速度高频成分丰
富，结构对短波长的波有较强的散射作用，因此加速

度受结构的影响较大。从加速度反应谱中可以较明显

看出，结构的存在对高频成分影响较大。靠近结构的

C点受结构的影响较大，D点次之，远离结构的 E点
较小。图 10为 C，D，E三点由核电结构引起的散射
场（即有核电存在时的场地反应减去无核电结构时的

场地反应）。由图 10可看出，散射场随距离的增大有
明显的衰减。 

图 7 场地位移反应 

Fig. 7 Site displacement response 

图 8 场地加速度反应 

Fig. 8 Acceleration responses of site 
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图 9 场地加速度反应谱 

Fig. 9 Acceleration response spectra of site 

图 10 散射场加速度及加速度反应谱 

Fig. 10 Scattering accelerations and acceleration response spectra 

（2）基础反应 
图 11为基础的位移、加速度和加速度反应谱。由

于假定波垂直入射，基础的转动相对较小。对于加速

度和加速度反应谱，图中同时给出了图 6中基岩地震
波，以蓝线显示；基础的加速度和加速度谱（5%的阻
尼比）以红线显示。从图中可以看出，土体和基础对

高频成分具有较大的滤波作用。 

图 11 基础的反应 

Fig. 11 Responses of foundation 

（3）结构反应 
图 12 为结构 11 m 高度处的截面图，给出其中

#2107 节点的反应，见图 13。其中反应谱的阻尼比为
5%。 

 
图 12 11 m高度截面图 

Fig. 12 Sectional view of structure at height of 11 m 
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图 13 #2107点的反应 

Fig. 13 Responses at point No. 2107 

图 14为核岛结构屏蔽厂房剖面及参考点布置图，
分别给出其中#64139、#136367、#136340节点的反应，
见图 15～17。其中反应谱的阻尼比为 5%。 

 

图 14 核岛结构屏蔽厂房剖面及参考点布置 

Fig. 14 Section of nuclear island shielding plant and arrangement  

..of reference points 

 

 

图 15 #64139点的反应 

Fig. 15 Responses at point No. 64139 

 

图 16 #136367点的反应 

Fig. 16 Responses at point No. 136367 
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图 17 #136340点的反应 

Fig. 17 Responses at point No. 136340 

3  结    语 
本文采用一种高效的三维时域土–结构动力相互

作用分析的并行计算方法，分析了三向地震波输入下，

某非均匀场址上核电结构的动力响应，验证了该方法

的高效性和用于实际工程的可行性，克服了目前时域

土–结相互作用分析方法效率低下，难于用于实际工

程的问题。同时由于该方法为时域分析方法，可进一

步考虑土体的强非线性，以及土体和基础间的接触非

线性，弥补目前 SASSI采用等效线性化考虑非线性的
不足，以及仅能用于水平成层场地的局限。 
目前笔者已发展了一套土–结相互作用分析的分

区计算方法[12, 14, 17]，简称为 PASSI（partitioned analysis 
of soil-structure interaction）。该方法可根据系统的特性
进行分区，各区可独立建模，并分别选择适合各自特

点和要求的计算方法和时间步距，具有较大的灵活性

和高效性，可用于涉及土–结相互作用分析的大型复

杂工程。 
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低承台 2×2能量桩基础单桩运行热力耦合特性研究 
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摘  要：能量桩技术是一种集地源热泵和建筑桩基功能于一体的新型节能技术。为了研究能量桩在运行过程中的热力
学特性及其对基础结构的影响规律，依托低承台 2×2 群桩基础，开展单根能量桩加热工况下的群桩基础热力响应特性
现场试验，实测能量桩、对角桩及承台的温度和应变等变化规律，着重分析能量桩本身由于温度变化引起的力学特性、

及其对桩周土体、邻桩和承台等结构的影响规律。研究结果表明，本文试验条件下，加热工况下低承台 2×2桩基础中
单根能量桩桩身中部产生的最大约束压应力值约为 3.94 MPa，约为考虑桩体被完全加热和完全约束情况下的应力上限
值的 48%；在温降和运行桩的共同影响下，承台中部将产生约为 1.05 MPa 的附加拉应力（约为混凝土抗拉强度值的
43.8%）；在温度和上部荷载的耦合作用下，能量桩桩顶位移达-0.6 mm，约为桩径的 0.6‰。 
关键词：低承台桩基础；能量桩；温度应力；热力耦合；现场试验 
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Thermo-mechanical coupling characteristics of single energy pile                                       
operation in 2×2 pile-cap foundation 

FANG Jin-cheng1, KONG Gang-qiang1, 2, MENG Yong-dong2, XU Xiao-liang2, LIU Hong-cheng2 
(1. Key Laboratory of Geomechanics and Embankments Dam Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China; 2. Key Laboratory 

of Geological Hazards in Three Gorges Reservoir Area of Ministry of Education, China Three Gorges University, Yichang 443002, China) 

Abstract: The energy pile technology is a new energy-saving technology that integrates the functions of ground source heat 

pump and building pile foundation. In order to study the thermo-mechanical characteristics of energy piles and their effects on 

the other parts of pile foundation, field tests on the thermal response of a 2×2 pile-cap foundation under single pile heating 

conditions are carried out. The temperature and strain changes of energy piles, diagonal piles and cap are measured. The 

mechanical properties of the energy piles due to temperature changes, the influence laws on the soil around the pile and the 

structure of the cap are discussed. It is shown that the maximum constraint compressive stress of 3.94 MPa is generated in the 

middle of the pile during the summer operation of the energy piles. The condition of the thermal stresses associated with the 

complete heating and restraint of the pile provides a suitable upper bound for design, and the measured value is about 48% of 

the upper bound. Under the combined effects of atmospheric temperature and operating pile, an additional tensile stress of 

approximately 1.05 MPa (approximately 43.8% of the tensile strength of concrete) will be induced in the middle of the cap. The 

head displacement of the energy pile is about -0.6 mm (0.6‰ of pile diameter) under the thermo-mechanical coupling.  

Key words: pile-cap foundation; energy pile; temperature stress; thermal coupling; field test 

0  引    言 
能源是人类社会赖以生存和发展的重要物质基

础，能源问题一直是备受关注的重要课题。能量桩技

术作为一种新型的节能技术，近年来得到了越来越广

泛的关注和应用，该技术创新性地将传统地源热泵技

术与建筑桩基相结合[1]。区别于传统地源热泵技术，

能量桩技术无需专门钻孔，具有较高的传热性能及节

约用地面积等优势[2]。能量桩在运行过程中，一方面

需要承担来自上部结构的荷载作用，另一方面还需要

承担由于桩体温升或温降产生的温度荷载[3]。因此，

能量桩的结构应力和变形问题是决定该技术能否推广

使用的最重要问题之一。 
针对能量桩的结构应力和变形问题，相关研究人

员开展了系列现场试验研究，并取得了一定的成果。
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Bourne-Webb 等[4]实测了加热/制冷两种换热模式下单
根能量桩的应力变形关系；You等[5-6]分析了不同加热

功率、流速及进水温度对单根能量桩的热力耦合特征；

Sutman等[7]研究了单根能量桩在多次加热—制冷循环

下的温度、变形及应力关系；路宏伟等[8]开展了单根

摩擦型能量桩现场测试，分析了在多级上部结构荷载

及不同换热工况下，单根独立摩擦型能量桩的热力耦

合特性。相关研究成果对于掌握能量桩热力耦合特性

具有良好的意义；然而，这些研究主要均是针对无承

台单根能量桩的，对于含承台能量桩基础的相关研究

仍相对较少。虽然 Laloui 等[9]、Murphy 等[10]、Kong
等[11]研究了桩–筏基础中单根能量桩运行引起的热力
耦合特性；然而，这些研究主要关注运行能量桩桩体

本身的温度、应力与变形特性，对于筏板结构及其邻

近桩体的相关实测数据仍相对匮乏，对于能量桩基础

内复杂相互作用的认识也相对不足。 
因此，本文依托低承台 2×2群桩基础，开展单根

能量桩热响应特性现场试验，实测并分析在单根能量

桩加热运行工况下，能量桩桩体本身的温度变化及约

束应力分布规律；同时分析单桩能量桩运行对地层温

度场、承台及其邻近桩体的影响规律，为低承台能量

桩基础的设计与计算提供参考依据。 

1  现场试验概况 
1.1  工程项目背景 

本文现场试验依托于湖北省宜昌市的三峡大学水

利水电与环境工程教学实验中心楼工程。项目主体结

构包括主副楼，主楼地上 15层，地下 1层，副楼地上
6 层，地下 1 层。利用工程项目的塔吊桩基础中开展
能量桩研究，桩基础形式为低承台 2×2群桩基础，正
方形布置。桩基为钻孔灌注桩，桩长为 18.0 m，桩顶
以下 0～4.5 m范围内桩径为 1.0 m，桩顶以下 4.5～
18.0 m范围内桩径为 0.8 m，桩间距为 3.8 m；桩身和
承台混凝土强度等级均为C40，承台尺寸为 5.2 m×5.2 
m×1.2 m（长×宽×高），2×2能量桩–承台基础布置
示意图如图 1所示。 
1.2  换热管及测试元件布置 

振弦式应变计/温度计传感器和换热管均由细钢
丝绑扎在钢筋笼上，随钢筋笼一同埋于桩体与承台混

凝土中。钢筋笼直径为 0.7 m，由 10根纵向主筋组成，
采用螺旋型箍筋。承台中分上、下两层布置水平传感

器，具体布置形式如图 2（a）所示；4根能量桩的埋
管形式均采用W型，进出水管由承台顶部伸出，换热
管为 PE管，其外径为 25 mm、壁厚 2 mm，具有导热 

 

 

图 1 能量桩-承台基础布置示意图 

Fig. 1 Sketch map of energy pile - cap foundation 

性能好、可塑性强等特点，其中在 A、C桩中布
置轴向传感器，沿深度方向每间隔 3 m对称布置一组
传感器，在 A桩底部布置两个土压力计，具体布置形
式如图 2（b）所示；能量桩横截面换热管及测试仪器
布置形式示意图如图 2（c）所示。 
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图 2 能量桩-承台基础换热管及测试元器件布置示意图 

Fig. 2 Layout of heat exchange tube and instruments in energy  

..pile-cap foundation 

1.3  桩周岩土体性质 

桩周岩土层主要为黏土质砂层和砂岩层，黏土质

砂层中砾石以上粗粒组含量在 10%～15%。通过现场
勘察揭露的地下水面深度约为 4 m，桩端嵌入弱风化
砂岩层中，具体土层基本物理力学性质如表 1所示。
根据桩周土的热性能测试结果，桩深度范围内的土层

平均热导率约为 1.70 W/(m ⋅ K)。现场试验开始前，测
试现场实测桩体温度分布如图 3所示，近地表由于受
到大气温度的影响，不同时间温度差异相对较大，距

离地表 10 m以下深度温度基本稳定在 19℃～20℃左
右。通入常温水进行能量桩运行循环，用以获取初始

平均桩身温度，如图 4所示，通过实测获得桩身初始
平均温度约为 18.8℃。 
1.4  荷载类型及试验测试过程 

低承台 2×2 群桩基础顶部受塔吊荷载作用，塔
吊总自重约为 440 kN；试验期间，塔吊处于非工作状
态，塔吊长、短附臂产生的弯矩基本平衡，结构达到整

体平衡，则与一般静力荷载类似，对基础不产生弯矩。 
本文试验模拟能量桩夏季运行模式，以恒定的加

热功率（2.5 kW）加热水箱中的水，用水泵以恒定的
循环流量 0.5 m3/h导入 C桩，将热量释放到岩土层中，
经过桩体循环降温后的水返回水箱中继续循环。试验

期间，大气温度、进/出水温度随运行时间的变化曲线
如图 5 所示。试验测试时间为 2018年 1月 18日—2
月 4日（共计 16 d），期间大气平均温度约为 10℃，
这种反季节模拟可能会导致能量桩的力学性质与实际

情况有所差异；针对这种差异，本文将依据现场测试

结果加以说明。在加热 C桩 384 h后，进水温度达到
46.4℃，出水温度由原来的 12.3℃升至 42.0℃；由于
受现场实测期间环境温度、昼夜温差及管道保温措施

效果等综合因素影响，进/出水温度存在轻微波动。 

图 3 试验现场初始桩身温度分布 

Fig. 3 Distribution of initial temperature of pile in-situ 

图 4 桩身初始平均温度测试曲线 

Fig. 4 Curves of test initial average temperature of pile 

 

2  能量桩热响应特性分析 
2.1  桩身温度响应 

图 6为试验前、后 C桩桩身的温度分布曲线。由
图 6可知，在运行过程中，桩身各部位的温度均有一
定程度的提高；在试验前后，桩身平均温度由 18.8℃ 

表 1 土层基本物理力学性质 

Table 1 Physical and mechanical properties of layered soils 
土类 测试深度/m 密度/(g·cm-3) 含水率/% 塑限/% 液限/% 压缩系数α1-2 黏聚力/kPa 内摩擦角/(°) 

1 1.81 12.4 11.3 25.5 0.78 17.1 22.9 
5 1.99 20.7  12.4 26.1 0.45 26.0 14.8 黏土质砂 

13 2.00 23.4  10.6 25.3 0.44 27.2 13.11 
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升至 32.6℃。但温度变化量在桩身的分布并不均匀，
其中在桩顶产生的温度升幅最大，桩底最小，整体呈

现温度升幅随深度降低的分布规律。由于进行反季节

模拟，近地表深度范围内初始温度较低，更易达到较

高的温度升幅；但实际夏季运行时，近地表初始温度

将高于 10 m 以下温度，因此本试验条件下桩顶部产
生的温度升幅将大于实际夏季运行情况。而由于桩底

受桩底面以下半无限相对低温岩土层的作用，桩底的

热量消散速度较桩身其他部位大；因此，桩底的温度

升幅最小。 

图 5 大气温度、进/出水温度随运行时间的变化关系 

Fig. 5 Curves of air temperature and inlet/outlet temperature  

versus time 

 

图 6 C桩桩身温度变化关系曲线 

Fig. 6 Distribution of temperature of pile C 

在运行时间为 10～16 d 时，此时桩的换热较稳
定，进水和出水的平均温度随桩身温度升幅的变化规

律如图 7所示。由图 7可知，随着进水和出水平均温
度的提高，各深度温度升幅也呈现一定的增长，总体

上呈一定的线性相关关系。通过线性拟合，得到各桩

深对应的线性相关关系方程，不同桩深对应的相关方

程仅在斜率上有所差异，截距上相同。这是由于通过

初始桩温测试，得到平均初始温度为 18.8℃，而当进
水和出水的温度平均值与平均初始温度相同时，桩体

将不进行换热，桩身温度将不发生改变，温度升幅为

0。而斜率表征各深度受热扰动的影响程度，斜率越小，

受热扰动影响越大，桩顶受热扰动影响最大，相同进

水和出水均温下温度增幅最大；桩底受热扰动最小，

桩中部斜率相近，受热扰动影响也相近。 
由于进水和出水均温可近似等于处于各桩深的

换热液平均温度，而夏季模式下，换热后桩身温度难

以超过换热液均温；因此温升线存在一个上限，即

∆T=T*−18.8，表征换热后，桩身温度恰好等于进出水
均温。但是，现实情况下，由于相对低温岩土层的散

热作用，桩身温度往往低于进水和出水平均温度。 

 

图 7 进水和出水平均温度与温度升幅关系曲线 

Fig. 7 Variation of average temperature of inlet & outlet water in  

response to temperature change 

2.2  桩身应变与应力 

在桩体温度升高的同时，桩体也将随之发生热膨

胀变形，轴向上由于受到桩侧摩阻力及桩两端的约束

作用，实际测量到的桩身轴向变形将小于无约束情况

下自由膨胀的变形量。桩身约束应力为桩体变形受限

而产生的应力，受热膨胀时，轴向约束应力为压力，

表达式为 
a free obs( )Eσ ε ε= − ⋅ −   。        (1) 

式中  E 为混凝土的弹性模量，混凝土强度等级为
C40，取 32.5 GPa[12]； freeε 为试验过程中无约束条件下

的桩身应变，由于试验过程中未改变桩顶荷载等试验条

件，因此只需考虑自由热膨胀产生的应变，计算式为

freeε =α ·∆T。α 为混凝土的热膨胀系数，取 10με/℃[12]，

∆T为试验前后温度改变量， obsε 为实际观测的应变值。 

竖向应变、约束应力在桩身的分布曲线如图 8所
示。由图 8可知，约束应力在桩身的分布规律与由于
温度改变产生的自由应变分布规律相似，则可得约束

应力与温度改变量∆T存在一定的相关关系。其中，桩
顶产生的温度变化量最大，桩中部的温度改变量小于

桩顶；但两部位产生约束应力却相近，则桩身不同部

位受到的约束大小也是影响约束应力的重要因素，可

以判断桩中部受到的约束作用大于桩顶；而桩底由于

受热扰动影响最小，温度升幅较小；因此，约束应力
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相较其它部位最小。 
约束应力与桩身温度升幅之间的相关关系如图 9

所示。由图 9可见：约束应力与温度升幅存在明显的
线性相关关系，通过线性拟合得到两个最大约束应力

位置的直线方程；由于本次试验过程中约束应力仅为

温度变化产生，因此当温度升幅为 0时，并不会产生
约束应力，拟合直线均经过原点；而直线的斜率表示

约束能力的大小，斜率数值越大表示相同的温升能产

生更大的约束应力，约束能力越强，其中桩中部（11 m）
的约束能力大于桩顶（2 m）；同样存在一个上限，即
由于温升产生的热膨胀变形完全被约束，此时

aσ = −E·α ·∆T。 

 

图 8 桩身竖向应变、约束应力分布曲线 

Fig. 8 Distribution of vertical strain and constraint stress of pile  

.along depth 

 

图 9 约束应力与桩身温度升幅关系曲线 

Fig. 9 Variation of constraint stress in response to temperature  

change of piles 

在进行能量桩设计时，可以通过现场地温资料或

进行初始桩温测试，大致得到桩长范围内的初始平均

桩温 T0，推求最大的桩身温度升幅，并结合（JGJ/T 
438—2018）《桩基地热能利用技术标准》给出了单根
能量桩温度应力的简化计算公式[13]，预估在一定进水

和出水温度范围内桩身的应力上限值： 
*

max 0( )E T Tσ α= − ⋅ ⋅ −   。         (2) 

式中  σmax 为桩身约束应力的上限值；T*为进水和出

水的平均温度；T0为初始桩身温度。 
综合图 7，9的拟合曲线，建立约束应力σa与 (T*− 

T0)（进水和出口均温与初始平均桩温之差）的相关关
系，如图 10所示。各曲线表达式为 

*
a 0( )k T k T Tσ ′= − ⋅ = − −   。      (3) 

式中，k 值越大表示在同一进水和出水均温条件下，
能产生越大的约束应力，k值的上限为 E·α 。由图 10
可知，桩中部（11 m）的直线斜率略大于桩顶部（2 m），
即最大约束应力将出现在桩中部。但由于本试验在冬

季开展，使得桩顶部产生的温度升幅大于实际夏季运

行，因此本试验桩顶产生的约束应力将大于实际情况。 
在能量桩运行 384 h（16 d）后，实测进水和出水

的平均温度约为 44℃。对比现场实测和式（2）计算
出的约束应力可知，现场实测得到的低承台四桩基础

中单根能量桩最大约束应力值约为 3.94 MPa（其中取
k=0.156），约为C40混凝土轴心抗压强度（27.0 MPa）[12]

的 14.6%；式（2）计算得到的单根能量桩最大约束应
力约为 8.19 MPa，约为 C40 混凝土轴心抗压强度的
30.3%；式（2）计算得到的估算值为能量桩的应力设
计计算提供了一个上限值，实测最大应力约为该上限

值的 48%。 

 

图 10 桩身约束应力随 (T *-18.8) 变化曲线 

Fig. 10 Variation of constraint stress in response to (T*-18.8) 

2.3  桩顶位移 

能量桩运行过程中，桩体由于温度变化引起热胀

冷缩，也将引起桩顶位移变化。国内外相关学者开展

了换热过程中能量桩桩顶位移的研究，积累了宝贵的

现场实测资料（表 2）。 
本文试验桩桩端嵌入整体稳定的砂岩层中，不考

虑桩端产生位移；因此，桩体受热膨胀，仅产生桩顶

的抬升，可根据桩身实测应变大致估算桩顶位移，计

算式为 
= i is lε− ⋅ ∆∑   。             (4) 
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式中  s为桩顶位移，桩顶沉降时位移为正值；将桩
体沿长度划分为数段等应变桩段，∆li为各桩段的长

度，εi为各桩段的实测应变。 
表 2 现场测试能量桩桩顶位移值 

Table 2 Measured displacements of energy pile top 

桩长

/m 

桩径

/mm 

桩基

类型 

桩端

土 

结构 

荷载 

/kN 

温度 

变化 

/℃ 

桩顶位

移/mm 
文献来源 

23.0 560 单桩 
硬黏

土 
1200 

-19~ 

+29.4 

4.0~ 

-2.0 
Bourne-Webb等[4] 

14.8 910 桩筏 砂岩 2840 
-5~ 

+14 

0.4~ 

-0.8 

Mccartney等[14]、

Murphy等[10] 

12.0 800 单桩 
泥质

砂岩 
1600 +22.2 -0.6 桂树强等[3] 

桩顶位移随运行时间的变化曲线如图 11所示。
由图 11可知，由于运行初期桩身温度较低，在稳定热
功率作用下，桩身温度升高、桩顶位移也相应增长；

而后桩身温度升幅逐渐趋于稳定，桩顶位移也逐步趋

于稳定，最终达到约-0.6 mm（桩径的 0.6‰）的桩顶
位移；受热膨胀产生的桩顶抬升也将对承台及其它桩

体产生影响。 

 

图 11 桩顶位移随运行时间变化曲线 

Fig. 11 Curves of head displacement of piles versus time 

3  承台及邻近桩结构响应特性分析 
3.1  桩周土体地温场扰动 

能量桩夏季运行过程中，在桩体被加热升温的同

时，桩体也向周围岩土体不断散热，导致周围岩土体

的温度上升。图 2（a）中 A—A断面 4 m桩深处的温
度变化情况如图 12所示。由图 12可知，随着换热的
进行，C 桩周围岩土体的温度均有明显的升幅；呈现
出随距离增加，温度不断降低的规律，存在一定的温

度梯度，其中 A桩身温度仅有轻微波动，并未出现明
显升幅，且 H3测温孔到 A桩段与其它段的温度梯度
差异较大；因此，可以判断热扰动范围小于 A、C桩

间距。通过建立各运行时间温度升幅与桩中心距的关

系，拟合温升线，发现随着能量桩运行时间的增加，

桩体温度不断增加，热扰动范围也不断扩大；当能量

桩运行 16 d时，桩身温度上升 14.2℃，热扰动范围约
为 2 m（2倍桩径）。这也将为需要进行短期运行的能
量桩工程的桩间距设计工作提供一定的现场试验参考

依据。 

图 12 C桩运行后，4 m深度处水平地温分布情况 

Fig. 12 Distribution of temperature in horizontal direction at 4 m  

depth after heating pile C 

3.2  对角桩响应特性 

C桩模拟夏季模式运行过程中，桩体受热膨胀，
虽然存在桩两端及桩周土的约束作用，但桩体仍会产

生较为显著的应变及桩顶位移；当 C桩受热后，试验
桩基础的变形及应力状态模型图如图 13 所示，当 C
桩桩顶抬升时，将对承台及其它桩体产生影响。 

图 13 桩体变形及应力状态模型图 

Fig. 13 Deformation and stress states in piles 

C桩运行 384 h（16 d）后，A桩温度改变量、实
测应变和附加应力在桩身的分布情况如图 14所示。由
图 14 可见，在 C 桩加热过程中，A 桩温度并未受到
明显的扰动，但由于受到大气温度的影响，近地表深

度的温度有所下降；实测 A桩产生压缩变形，应变的
分布规律总体上表现为随桩深而变小，其中近地表桩

深处应变值最大，是由于该位置有明显的降温，因此

收缩变形来自降温收缩以及运行 C桩引起的压应变；
在 A桩上产生的附加应力表现为压力，总体呈现沿桩
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深方向不断减小的规律，其中近地表深度由于受到大

气温度影响，将产生一定的冷收缩变形，其产生的约

束应力将抵消一部分承台对桩体产生的附加压力。 
在整个测试过程中，A桩桩底的土压力计测得的

附加压力值几乎为 0，这说明由于 C桩运行产生的承
台对 A桩的附加压力在桩身的传递过程中，被桩侧摩
阻力逐级抵消，并未引起桩底的应力变化。 

 

图 14 桩身温度改变量、实测应变、应力在 A桩的分布曲线 

Fig. 14 Curves of temperature change, vertical strain and stress of  

.pile A along pile depth 

3.3  承台响应特性 

如图 2（b）所示，水平向温度和应变传感器分两
层布置在承台中；通过对换热前承台温度的现场监测，

承台下层测试点的平均温度约为 11.3℃，上层测试点
的平均温度约为 8.7℃。而在能量桩运行过程中，承台
也将受到一定的热力学影响。图 15为 C桩运行 384 h
（16 d）后承台观测点上的温度、实测应变及附加应
力的变化情况；由图 15 可知，运行 C 桩对承台的影
响不仅在于桩顶的抬升产生的应力作用，C 桩换热管
贯穿承台也会对承台产生热扰动；其中 C桩位置的承
台温度升幅达到了 15.6℃，而其它位置由于远离C桩，
受到大气温度的影响产生了温降。 

值得关注的是，C桩位置承台下层观测点处，由
于温度升幅最大，且受到来自桩体及桩周土的约束作

用强于承台上部；因此产生了较大的附加压力，达到

了 2.24 MPa；而承台中部上层观测点处，在温降及 C
桩的交叉影响下，产生了 1.05 MPa的附加拉力，约为
C40 混凝土抗拉强度值的 43.8%。因此，在能量桩基
础设计时，应该考虑能量桩运行过程中对整个基础结

构的影响；这种热力相互作用对承台及邻桩的结构影

响也应在设计过程中加以考虑。另外，布置合理的能

量桩运行组合形式，也可以避免承台产生过大的附加

应力，规避结构破坏的产生。而针对这些影响的相关

研究还有待进一步深入。 

 

图 15 承台温度改变量、实测应变、附加应力的分布曲线 

Fig. 15 Curves of temperature change, vertical strain and  

.additional stress of pile cap 

4  结    论 
本文现场实测了夏季运行工况下，低承台 2×2群

桩基础中单根能量桩工作时，桩体及承台的温度及应

力的变化规律；着重分析了运行能量桩桩体本身的热

力耦合特性，及其对低承台桩–筏基础整体结构的影响
规律。本文试验条件下，可以得到以下 4点结论。 
（1）加热工况下低承台 2×2群桩基础中单根能

量桩最大约束应力产生在桩体中部位置；本文试验条

件下，当能量桩运行 16 d后，桩身最大约束应力约为
3.94 MPa；通过考虑桩体被完全加热且被完全约束的
应力估算方法为能量桩约束应力的设计计算提供了上

限值，实测应力值约为该上限值的 48%。 
（2）桩体由于温升产生热膨胀，虽然受到桩端及

桩侧摩阻力的约束作用，但桩体仍会产生一定的变形，

利用桩身应变估算的桩顶变形；在试验前期由于桩体

温度升高而增加，而后桩身温度逐渐稳定，桩顶位移

也不再大幅提高，最终稳定在-0.6 mm（桩径的 0.6‰）。 
（3）本文试验条件下，单根能量桩运行 16 d后，

桩身温度上升 14.2℃时，能量桩的热扰动范围约为 2
倍桩径。 
（4）在低承台 2×2群桩基础中运行单根能量桩

时，对角桩、承台均会产生一定的附加应力；在温度

与荷载共同作用下，运行桩顶部位置的承台产生约为

2.24 MPa 的附加压应力；承台中心位置产生约 1.05 
MPa的附加拉应力，约为混凝土抗拉强度值的 43.9%。
因此，进行低承台能量桩基础设计时，应合理设计群

桩的运行形式，避免产生过大的附加应力，造成基础

结构的破坏。 
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基于区间参数反演的重力坝非概率可靠性分析 
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摘  要：传统概率可靠性分析方法应用重力坝结构性能和服役性态评估过程中，其受不确定参数严格随机性、计算结
果对参数过敏感性及其功能函数高度非线性等多因素制约。提出了基于区间参数的重力坝单元和体系非概率可靠性

（Nonprobabilistic Reliability，NR）分析方法。首先，充分依据重力坝原型监测资料、数学模型和物理模型计算成果获
取重力坝区间参数的界限，综合运用区间数学和 NR等理论和方法，构建了基于区间参数的重力坝单元与体系 NR计算
模型，发展了一种基于响应面方法的重力坝 NR 指标（NR-η）计算方法。其次，从重力坝系统可能失效路径及失效模
式入手，剖析单一和多重失效模式下重力坝体系的安全性。最后，通过某重力坝工程表明：方法能够有效地揭示重力

坝局部和整体可靠状态，计算结果符合重力坝运行特点前提下与该大坝服役背景状况高度吻合。 
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Non-probabilistic reliability analysis of gravity dams based on inversion of   
interval parameters 

WEI Bo-wen, ZHAN Liang-hong, LI Huo-kun, XU Zhen-kai 

(School of Civil Engineering and Architecture, Nanchang University, Nanchang 330031, China) 

Abstract: In the evaluation of structural performance and service behavior of gravity dams, the traditional probabilistic 

reliability analysis method is restricted by many factors, such as strict randomness of uncertain parameters, oversensitivity of 

calculated results and high nonlinearity of function function. A non-probabilistic reliability (NR) analysis method for gravity 

dam elements and system based on the interval parameters is proposed. First, according to the prototype monitoring data and 

the achievements of physical and mathematical models for gravity dams, the interval parameter boundary of the gravity dam is 

obtained. A NR model based on the interval parameters is established, and a method for calculating NR index (NR-η) based on 

response surface method is developed by using the interval mathematics and NR theory. Then, the safety of the gravity dam 

system in single and multiple failure modes is analyzed from the possible failure paths and modes. Finally, based on a gravity 

dam, the results indicate that the proposed method can effectively reveal the local and overall reliable states of the gravity dam. 

The calculated results are in good agreement with the background conditions of the dam under the premise of the operating 

characteristics of the gravity dam.  

Key words: gravity dam; non-probabilistic reliability; interval parameter; failure mode; service reliability 

0  引    言 
关于重力坝可靠度问题的研究，国内外学者借助

概率论、数理统计和随机过程等数学方法，解决了实

际工程中存在的诸多不确定性问题，然而现有的研究

成果较集中基于完整地不确定参数概率分布函数

（PDF）基础上[1-3]。实际上，对于重力坝这种极为复

杂工程而言，大多不确定参数的实测数据十分有限，

加之重力坝工程失事为小概率事件，即使是不确定参

数概率函数尾部的较小波动，都将可能导致计算结果

严重偏离工程实际[4]，这些因素都一定程度上限制了

传统可靠性分析方法在大坝工程中的应用。 
重力坝工程不确定参数的精确概率分布函数虽难

以获得，但其变化幅度较易确定。近些年在结构领域
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发展起来的 NR 分析方法无需知道不确定参数的
PDF，仅需知道不确定参数集合的上、下界限，以一
种 NR-η来度量结构的安全程度，在处理不确定信息
量较少而又可靠性要求较高的问题上有其独特优势和

工程适应性。非概率理论起步相对较晚且主要应用于

桁架、机械等结构领域。Yakov[5]最先提出了基于凸模

型的非概率理论的概念，但并未给出具体的度量标准。

Elishakoff[6]和Qiu等[7-8]利用区间凸模型来描述不确定

但有界参数，给出了一种以非概率可靠性度量结构安

全程度的方法。Ganzeri等[9]基于多维凸模型的 NR方
法实现了不确定但有界载荷下最优结构设计。亢战等[10]

提出了一种基于不确定但有界参数的多椭圆凸模型的

NR-η度量方法，并进一步将该概念推广到拓扑优化领
域[11-13]。Jiang等[14]在数学层面上提出了非概率的相关

分析技术，紧接着又利用开发的非概率相关分析技术

构造多维椭球凸模型，提高了多维椭圆体的构造效率
[15]。苏国韶等[16]运用 NR分析方法，采用高斯过程回
归模型重构隐式功能函数的响应面，发展了一种基于

粒子群优化的高斯过程动态响应面方法。最近，一种

基于最小体积椭球的建模方法被提出，将最小体积椭

球问题转化为半定规划（SDP）问题，从而有效地解
决其全局最优的问题[17]。关于非概率理论在大坝工程

中的研究尚处于探索阶段[18-19]，如何充分利用 NR方
法优势应用于重力坝安全性能分析，本文主要面临以

下几个挑战：①重力坝服役当前不确定参数的合理选

择及其界限的确定，其直接决定着 NR-η计算结果的
准确性；②重力坝的功能函数常为高度非线性且难以

用显式的数学方程给予刻画，如何对其进行精确拟合

以实现重力坝 NR-η高效计算；③如何从 NR-η角度来
有效度量与评估重力坝局部与整个体系的安全状态，

以及如何有效验证计算结果的准确性。 
为此，本文通过合理确定重力坝区间参数，依据

大坝原型监测资料反演重力坝区间参数的界限。在此

基础上综合运用非概率和响应面等理论和方法，拟构

建和发展重力坝单元和体系 NR计算模型与方法。最
后，结合某现役重力坝工程，计算分析在非概率下该

重力坝可能失效路径的破坏行为，从 NR-η角度深入
剖析该坝单一和多重失效模式下体系的安全性。 

1  重力坝 NR计算模型 
1.1  基于区间变量的结构 NR计算模型 

对于现役结构工程而言，其不确定性参数在一定

区间内波动[20]。考虑到重力坝服役多年期间受环境、

荷载等多因素耦合作用，其参数实际值与设计参考值

必然存在一定偏差。为准确分析重力坝真实服役性态，

可充分利用重力坝运行性态监测资料，借助区间混合

监控模型反演现役重力坝部分不确定参数的界限。假

设用参数向量 x = {x1，x2，x3，…xn-1，xn}来代表这些
不确定参数相关区间变量集合，其中 xi的上、下界分

别为 u
ix 和 l

ix 。则结构的功能函数可表示为 

1 2 3 1( ) (  )n nM g x g x x x x x= = L -， ， ， ，，   ，   (1) 
式中，M为区间变量，g(x)为 xi的连续函数。定义 Mmax

和 Mmin分别为区间变量 M 的上、下界限值，便可计
算其均值 cM 和离差 rM ，则结构的 NR-η为 

 c

r

M
M

η =   。                (2) 

由结构可靠度理论可知，超曲面 g(x) = 0为失效
面，结构的基本参量空间被该失效面分为失效域和安

全域，其中 ( )g x ＜0 表示失效状态， ( )g x ＞0 表示安
全状态。结合式（2）判断：若η＞1，结构可靠，且η
值越大，结构安全程度相对越高；若η＜-1，结构失
效；若-1≤η≤1，结构可能安全，可能失效[21]。 

对相关区间变量 xi进行标准化变换，式（1）满足 
. 1 2 3 1(   )n nM g x x x x x= L -， ，， ，  

1 2 3 1(  ) 0n nG δ δ δ δ δ= =L -， ， ， ，，   ， (3) 
式中， 1 2 3 1[  ]n nδ δ δ δ δ= L -， ， ， ，δ 为标准化区间向量，

δi的变化区域为[-1，1]，其扩展空间为δi ∈ [−∞，+∞]。
则有 

}{ }{ 1 2 3 1

1 2 3 1

= min(max   )= min

Subject to (  ) 0Subject to ( ) 0
n n

n nGG

η δ δ δ δ δη δ

δ δ δ δ δδ
∞

  = 
== 

L

L

-

-

， ， ， ，
。

， ， ， ， ，

(4) 
对于工程中常见功能函数为多区间变量的线性函

数情况，式（1）可转化为 
 

1 1

n m
i ji ji

M A r s
= =

= −∑ ∑   。      (5) 

式中  n 为结构抗力参数数量；m 表示结构荷载参数
数量； I

i ir R∈ 和 I
j js S∈ 为互不相关区间变量， I

iR 和 I
jS

分别为结构抗力和荷载参数的区间变量；Ai和 Bj为常

数。对 ri和 sj进行如下变换： 

 
c r

c r

( 1,2,3, , 1, ) 
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
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L

L

，

。
   (6) 

式中  c
iR 和 r

iR 分别为结构抗力参数的均值和离差；
c
jS 和 r

jS 分别为结构荷载的均值和离差； ri
δ 和

jsδ 分别

为抗力参数和荷载的标准化区间向量。 
将式（6）代入式（5）并联合式（2），则结构的

NR-η可定义为 
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式中，η = 0时，其前提条件是结构抗力集小于或等于
结构荷载集，在实际工程中该状态可判定结构处于非

绝对安全状态（η≤1）。从非概率角度来分析结构体
系安全性，可将结构单元分为绝对安全（η＞1）和非
绝对安全（ η ≤ 1）两种重点研究对象，故当

c c
1 1

0i i j j
n m

i j
A R B S

= =
−∑ ∑ ≤ 时，将其结构 NR-η视为

0。 
1.2  重力坝单元与体系 NR计算模型 

（1）重力坝单元 NR计算模型 
考虑重力坝单元强度破坏，根据重力坝单元的第

一主应力 1σ 、第二主应力 2σ 和第三主应力 3σ （拉为

正，压为负）应力状态，根据参考文献[22]确定三维
状态下重力坝单元强度破坏的功能函数为 

2 3 1 c 3 t
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式中，g(x)为重力坝单元强度破坏的功能函数，ft和 fc

分别为重力坝混凝土的抗拉强度和抗压强度。 
考虑重力坝沿建基面的滑动失稳，根据滑动面上

所有单元的应力，重力坝失稳破坏的功能函数[18]可表

示为 
 

1
( ) ( )

m
yi xyi ii

g x f c dσ τ
=

= − ⋅ + −∑   ，   (9) 

式中，m为滑移面上单元总数，f和 c分别为抗滑面的
摩擦系数和黏聚力，σyi和τxyi分别为单元 i的正应力和
剪应力，di为单元 i沿滑动面的边长。 
（2）重力坝非概率体系 NR计算模型 
重力坝的可能失效路径主要有坝体失效、坝基失

效和沿建基面滑动失稳[23]。一般来说，在水荷载作用

下重力坝的坝踵与坝趾附近坝体和坝基单元较易先发

生破坏，进而向大坝内部发展形成一条破坏通道从而

威胁大坝整体安全[24]。本文在计算得到重力坝单元 eη
基础上，分别选择坝踵与坝趾附近的坝体和坝基若干

可能最先失效单元作为初始失效单元，并将其杀死继

续搜索下一个相邻失效单元，进行可能失效路径搜索

以获得相应的重力坝失效模式。其失效路径搜索过程

可概化如图 1所示，其中单元 e1为初始失效单元，在

有限元分析中假定其最先失效，并重新计算搜索出其

附近 n个可能失效单元，选择与已确定的失效单元所
构成的暂时失效路径 eη 最小的下一个失效单元 e2k，重

复执行该搜索过程直至满足终止条件。 
本文将各失效模式下的m个破坏单元视为并联关

系，并根据式（7）求解各失效模式的 NR-η，以实现
重力坝体系 NR- sη 的计算。 

图 1 失效模式搜索示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of failure mode search 

2  重力坝单元与体系 NR-η计算方法 
2.1  基于响应面法的 NR-η计算 

响应面法应用于结构工程 NR-η计算，其核心是
基于有限的物模试验与数值仿真计算成果，通过回归

拟合得到一个解析表达式M = y(x)（响应面函数），以
此来近似代替重力坝的真实功能函数M = g(x)。响应
面函数通常采用不含交叉项的二次多项式模型[25]，即 

 2

1 1
( )

n n

i i i i
i i

M y x a b x c x
= =

= = + +∑ ∑   ，  (10) 

式中，a 为常数项，b = [b1，b2，b3，…，bn-1，bn]T

和 c = [c1，c2，c3，…，cn-1，cn]T分别为响应面函数的

一次项和二次项系数矩阵，n 为参数变量个数。根据
拟合好的响应面近似函数M = y(x)，运用数学规划方法
求解M = y(x)的最大值和最小值，该过程可视为有约束
的二次规划问题的极值求解过程。其数学模型可表述为 
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式中，重力坝所有参数 xi必然有 xi≥0，否则将失去物
理意义。基于所拟合好的响应面函数（目标函数）M = 
y(x)可利用MATLAB完成其最小值 Mmin优化求解，然

后将目标函数M = y(x)改换为 M = -y(x)便可得到其最
大值 Mmax，进而根据式（2）计算重力坝单元 NR- eη 。 
2.2  重力坝单元与体系 NR-η计算流程 

基于前述非概率理论及计算模型基础上，借助仿

真软件优势并运用响应面法和二次规划方法，执行重

力坝单元 NR-ηe的计算步骤如下： 
（1）根据现场试验数据及重力坝原型观测资料反

演确定重力坝区间参数的界限，采用中央复合设计方

法选取 2n+1组样本点。 
（2）利用有限元 ABAQUS建模进行结构应力分

析，获得各组样本点下的结构响应（应力）。 
（3）依据计算成果结合式（8），（9）分别计算重

力坝单元强度破坏和沿建基面抗滑稳定的功能函数响

应值。 
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（4）根据所有单元的 2n+1组响应面函数方程组，
确定各单元响应面函数的系数 a，b和 c。 
（5）基于拟合得到的响应面函数 M = y(x)，根据

式（11）计算功能函数均值 M c
和离差 M r

（Mmax，

Mmin）。 
（6）依据各单元功能函数均值 M c

和离差 M r
，

根据式（2）计算重力坝单元 NR- eη 。 
为分析重力坝体系的可靠度，关键技术是搜索出

重力坝的可能失效路径，从而确定其相应失效模式，

该问题实际是大坝单元依次失效过程的确定。根据 2.2
节所述原理着力于搜索所有失效模式下可能失效路

径，并计算各失效模式的 NR-η以确定重力坝体系的
NR- sη 。其计算流程如图 2所示。 

图 2 重力坝体系 NR-ηs计算流程 

Fig. 2 Flow chart of NR-ηs evaluation for gravity dam system 

3  工程算例 
3.1  工程概况及模型建立 

某混凝土重力坝位于吉林省境内松花江流域，属 
Ⅰ等水电站枢纽工程。选用该大坝#35 坝段为研究对
象，坝顶高程 267.70 m，坝基高程 188.60 m，坝高 79.1 
m，坝段全长 18.0 m，上游正常蓄水位 263.50 m，下
游水位 193.50 m，于 1984 年在坝顶有布置一个激光
水平位移 D35。为了较为准确地模拟该坝段结构性态，
根据该坝段具体情况，从坝踵和坝趾向上、下游各取

1.5倍坝高，坝基深度取 120.0 m，利用 ABAQUS建
立有限元模型如图 3所示。该模型总共 18960个结点，
14880个单元，其中坝体共 7440个结点，5795个单元，
坝基 11520个结点，9085个单元。 
3.2  不确定参数界限反演 

考虑到各参数变异程度及其对重力坝的安全性影

响程度不一。对于变异性较小且对结构安全影响较小 

图 3 重力坝有限元模型 

Fig. 3 Finite element model for gravity dam 

的参数视为确定性参数，如混凝土、水的重度等相对

稳定的数值；相反，通常将扬压力系数α、坝体与坝
基弹性模量 Ec和 Er、凝聚力 c和 c′、摩擦系数 f和 f ′、
抗拉强度 ft和 tf ′及抗压强度 fc和 cf ′视为不确定参数。
本文以坝体和坝基弹性模量区间反演为例，选用

2000-01-01—2010-08-31 间测点监测序列资料，建立
区间混合监控模型[26]进行参数区间界限的反演，该监

测时段内的上游水位过程线和气温过程线如图 4 所
示。材料参数的初始值：坝体和坝基弹性模量分别为

Ec0 = 21.00 GPa和 Er0 = 16.00 GPa，坝体和坝基泊松比
分别为 0.167和 0.210。考虑到下游水位较低且变化小，
忽略下游水位影响。为此分别仿真计算 266.00，
263.50，260.50，258.00，255.50，253.00，249.50，
246.00，242.50 m等典型上游水位情况下坝顶测点D35
的水平位移值，运用偏最小二乘法拟合得到水压分量

拟合系数如表 1所示，并基于所得拟合系数绘制 D35
测点水平实测值、拟合值及残差值曲线如图 5所示。
本文同时考虑水平位移、水位测值误差的影响，其中

水平位移误差最大绝对值∆δ = 0.25 mm，水位测值误
差最大绝对值∆H = 0.10 mm，坝体和坝基的弹模区间
反演结果见表 2。 

表 1 水压分量拟合系数 

Table 1 Fitting coefficients of water pressure component 

系数 a11 a12 a13 a21-a11 a22-a12 a23-a13 

D35 0.44253 -0.01015 0.00014 0.10270 -0.00295 0.00002 

注：各系数定义参考文献[26]。 

表 2 参数界限反演结果 

Table 2 Inversion results of interval parameters  

水压调整系数区间值 弹性模量区间值/GPa 

 IX   IY    cIE   rIE   

[0.858, 0.936] [0.898, 0.982] [18.02, 19.66] [14.37, 15.71] 

注： c0 c/I IX E E= 和 r0 r/I IY E E= 。 
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图 4 环境量监测曲线 

Fig. 4 Graph of environmental variables 

图 5 D35水平位移实测值、拟合值及残差值曲线 

Fig. 5 Actual values, fitted values and residuals curves of  

.horizontal displacement of D35 

3.3  重力坝非概率可靠性分析 

为了以重力坝单元 NR- eη 来度量该坝的可靠状
况。首先，根据大坝实际状况和原始监测资料，在 3.2
节反演得到的坝体和坝基弹性模量基础上，结合现场

勘测试验结果、设计资料等，确定荷载、坝体和坝基

主要物理力学参数区间如表 3 所示。其次，根据表 3
使用中央复合设计方法选取 2n+1个样本点（n = 9）
代入有限元 ABAQUS中进行仿真计算，并提取 19组
坝体和坝基的单元应力（计算荷载：自重+上游水压
力+扬压力）；最后，根据 2.2 节给出的破坏准则计算
各单元响应值，进而确定响应面函数的待定系数，利

用二次规划优化方法结合式（2）计算坝体和坝基单元
NR- eη 并绘制其分布云图如图 6所示。 

表 3 主要区间参数界限 

Table 3 Boundaries of main interval parameters 

材料参数 界限范围 均值 离差 
荷载 

扬压力系数α [0.28, 0.32] 0.30 0.02 

混凝土抗拉强度 ft/MPa [1.40, 1.70] 1.55 0.15 

混凝土抗压强度 fc/MPa [16.00, 18.50] 17.25 1.25 坝体 

坝体弹性模量 Ec/GPa [18.02, 19.66] 18.84 0.82 

岩基抗拉强度 ft′/MPa [1.12, 1.44] 1.28 0.16 

岩基抗压强度 fc′/MPa [14.60, 17.20] 15.90 1.30 岩基 

岩基弹性模量 Er/GPa [14.37, 15.71] 15.04 0.67 

滑移面摩擦系数 f ′ [0.82, 1.08] 0.95 0.13 
岩基面 

滑移面凝聚力 c′/MPa [0.80, 0.96] 0.88 0.08 

注：上游水位为正常蓄水位定值，混凝土重度取定值γc = 2350 kg⋅m-3。 

 

图 6 单元 NR- eη 分布云图 

Fig. 6 Contour map of NR- eη  for dam elements 

由图 6可知，该坝段在坝踵和坝趾附近均出现了
不少 eη < 1的失效单元，尤其在坝踵附近单元失效的
面积更为严重，其单元 eη 向远离这两部位的坝顶和
坝基方向逐渐增大。在工程实际中，坝踵和坝趾部位

的强度指标是确定整个大坝的安全控制指标的重要依

据，一般需在该部位实施加筋锚固等措施以提高其安

全性。图 7给出了不同指标范围坝体单元个数统计情
况，由图 7 可知，该坝段坝体失效单元个数为 85
个，约占坝体总单元个数 1.5%；坝体中、下部单元

eη 基本处于 1～3，约占坝体总单元个数的 43.9%；
坝体上部单元 eη 处于 3～13，且增长梯度明显大于
坝体下部单元，约占坝体总单元个数 54.6%，说明
越靠近坝顶的单元其相对更为安全，这亦符合重力

坝受力特点。 

 

图 7 坝体单元 NR- eη 统计图 

Fig. 7 Statistical graph of NR- eη  for dam body elements 

实际工程还需重点核算重力坝沿建基面发生滑动

失稳破坏的可靠程度，根据式（9）失稳准则计算得到
该坝段沿建基面抗滑稳定 NR- Hη  = 0.926＜1。由此
可见，该坝段存在滑动失稳的可能性，需对该坝段实

施补强加固措施以保证其安全长效服役。为验证该坝

段抗滑稳定计算准确性，本文采用 SL 319—2018《重
力坝设计规范》刚体极限平衡法按抗剪断强度公式进

行了复核计算（其中，f ′ = 0.85，c′ = 0.85 MPa，α = 
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0.30），计算得到抗滑稳定安全系数 Kc′ = 2.59低于规
范要求 K′ = 3.00。该大坝实际服役过程中，大坝安全
监察中心对#35 坝段抗滑稳定进行了大量的研究和复
核工作，复核报告表明#35 坝段抗滑稳定不满足规范
要求，尤其遇到较极限荷载时，#35 坝段将提前失抵
抗能力。虽在随后服役过程中实施了各种除险加固措

施以提高大坝整体性能，但由于先天的质量缺陷和严

重的渗漏问题该大坝已被推倒重建，这些成果也一定

程度上验证了本文计算结果的有效性。 
为进一步分析重力坝多重失效模式下的体系ηs，

首先需选择可能的初始失效单元，再依次寻求下一个

相邻的失效单元，从而确定重力坝的失效模式。考虑

到坝踵与坝趾附近首先失效的可能性较大及图 6中 eη
分布情况，如图 8所示，在坝踵与坝趾附近分别随机
选择出 4个和 2个 eη 较小且对计算参数较为敏感的单
元作为初始失效单元，以搜索重力坝的可能失效路

径。需要强调的是：①初始失效单元的选择具有随机

性，并非纯粹地选择 eη 最小的单元视为最先失效的
单元；②所选择的下一相邻失效单元也并非一定为

eη 最小的相邻单元，而是选择与之前所有失效单元
所构成的暂时失效模式 eη 最小的单元作为下一个失
效单元，各失效模式搜索结果如图 9所示。 
由图 9可知，除失效模式 2外，其余失效模式均

出现了大量失效单元，坝体和坝基出现了较大的拉

裂、剪切破坏区域，其初始失效单元附近区域单元先

行发生破坏，后沿坝基面向岩基深处发展，其与图 6
给出的单元 eη 分布情况相吻合。若在坝踵附近单元
最先失效（图 9（a），（c），（d）），坝踵附近会形成
拉应力区，致使坝踵单元发生拉裂破坏，并由坝踵附

近沿坝基面成一定角度（约 0°～45°）向坝趾和岩
基深处方向继续发展，其中失效单元以拉裂破坏为主，

少量单元发生剪切破坏；若在坝趾附近单元最先失效

（图 9（e），（f）），坝趾附近出现严重的压碎破坏，
并由坝趾附近向岩基深处与坝踵方向（向上游与岩基

面大致成 45°方向）继续破坏，发生较严重的压剪破
坏；另外，同一部位附近各失效模式之间存在着大量

相同的失效单元。以上现象说明大坝的破坏发展方向

与最先失效位置直接相关，且各失效模式之间存在某

种相关性。依据前述方法结合式（7）计算该坝段各失
效模式下 NR- sη 如表 4 所示，该坝段最大和最小
NR- sη 分别为 1.301和 0.854，分别对应失效模式 2和
失效模式 3。 

 

图 8 初始失效单元 

Fig. 8 Initial failure elements 

在实际工程中不同失效模式可能同时发生且相互

影响，并非完全独立发生[27-28]。为研究各模式之间

相关性对重力坝体系NR- sη 的影响，本文通过对各失

效模式间两两组合同时进行失效路径的搜索。由于坝

踵和坝趾同侧各失效模式间本身存在大量相同失效单

元，故选择同侧两失效模式意义不大，同时为减少计

算工作量，为此随机选择图 8 坝踵和坝趾#5225—
#4595、#5155—#6017两种组合单元，假设组合单元同
时作为初始失效单元以进行失效路径的搜索，从非概

率的角度定量的诠释重力坝失效模式间的相关性，其

失效模式搜索结果如图 10所示。 
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图 9 初始单元失效模式 

Fig. 9 Failure modes for initial elements 

表 4 各失效模式下 NR-η 

Table 4 NR-η of each failure mode 
失效模式 失效模式 1 失效模式 2 失效模式 3 失效模式 4 失效模式 5 失效模式 6 #5225—#4595 #7813—#6017 

NR-η 0.916 1.301 0.854 0.872 0.914 0.919 0.732 0.835 

 
图 10 组合单元失效模式 

Fig. 10 Failure modes for combination elements 
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比较图 9，10可知，同时考虑两种失效模式之间
的相互影响，各失效模式的破坏方向并未发生显著变

化，但其将加剧各失效模式的失效程度。其中，
#5225—#4595 组合单元失效路径为坝踵与坝趾分别沿
建基面向大坝内部发展至形成贯通性裂缝，产生了较

大的拉裂、剪切破坏裂缝，严重威胁到大坝的安全性。

归于重力坝在上游水荷载作用下，坝踵受拉其单元拉

裂破坏为主，而坝趾承压其单元压剪破坏为主，随着

两部位的单元同步失效，其有效地受拉单元和承压单

元相继减少，从而对重力坝的破坏为叠加效应。表 4
给出了两组合单元下失效模式的 NR-η，其组合下的
失效模式NR-η均低于单一失效模式下的NR-η。实际
工程中各失效模式可能单独发生亦可能同时发生，为

此，本文将重力坝体系NR- sη 定于最大和最小失效模
型 NR-η之间取值，即 0.732＜ sη ＜1.301，表明该坝
段整体性能存在一定的安全隐患，与大坝安全监察中

心鉴定结果相符，为其鉴定结果的有效性提供了印证

依据。实际上，该坝始建于 1937 年，受当时建设条
件限制，该坝建成以来一直存在严重的缺陷，尤其是

该坝段抗滑稳定未满足规范要求（1973年及以后复核
结果），虽 1997年以前对该坝实施了多次补强加固措
施，但其病险问题始终未能彻底解决，大坝存在极大

安全隐患，现今该坝正在全面治理（重建工作基本完

成）中以恢复电站原任务和功能。可见，此工程背景

为本文方法计算结果的有效性提供了强有力地支撑。 

4  结    论 
（1）考虑到重力坝失事概率小且不确定参数概率

分布信息获取难等的工程特点，研究构建了一种基于

不确定参数界限的重力坝 NR计算模型，有效规避了
概率可靠性分析中要求不确定性参数完整 PDF 且计
算结果对参数高度敏感的局限。 
（2）依据大坝原型监测资料和有限元计算成果，

在实现重力坝不确定参数界限的区间反演的同时，考

虑重力坝功能函数高度非线性且难以显式表达的特

点，建立了一种合理选取区间参数和拟合响应面函数

以代替重力坝功能函数的响应面方法，实现了重力坝

NR-η的高效计算。 
（3）通过以一种NR-η来评估重力坝的安全程度，

在获取重力坝单元NR- eη 及搜索其主要的失效模式基
础上，探究了坝踵和坝趾间失效模式的相关性对重力

坝体系 NR- sη 的影响。结果显示本文计算结果较好地
印证了该重力坝工程背景下的实际运行状态，验证了

所提方法的有效性和工程适用性。 
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基于地震变形易损性的高土石坝抗震安全分析 
靳聪聪，迟世春

*
，聂章博 

(大连理工大学建设工程学部工程抗震研究所，辽宁 大连 116024) 

摘  要：基于性能的地震易损性分析可有效估计地震作用下结构损害，是抗震安全评估的重要方法之一。以坝顶沉降
最大值和坝顶横向水平位移最大值为性能参数，通过考虑坝址区域地震情况确定输入地震动数量，并提出采用性能参

数突变点确定性能水平。首先，根据糯扎渡高土石坝坝址区域地震情况合理确定输入地震动数量，并采用改进 PZC弹
塑性模型和动力固结有限元程序 SWANDYNE II进行高土石坝动力分析。以坝顶沉降最大值和坝顶横向水平位移最大
值作为性能参数，通过对 60 条地震动的动力分析，确定性能水平。然后采用弹塑性模型–非线性方法进行动力分析，
结合MSA方法得到各性能参数地震易损性曲线。通过分析性能参数平均值和标准差的变异系数与地震动数量的关系，
确定地震动数量超过 30条时，性能参数的平均值和标准差的变异系数基本不发生波动。最后，以地震易损性和地震危
险性曲线确定糯扎渡高土石坝的抗震安全性，成果可为高土石坝抗震性能研究提供依据。 
关键词：性能参数；地震易损性；MSA法；SWANDYNE II程序 

中图分类号：TV641       文献标识码：A       文章编号：1000–4548(2020)02–0334–10 
作者简介：靳聪聪(1987— )，男，河南开封人，博士研究生，从事高土石坝地震易损性及抗震风险研究工作。E-mail：

jincong3623@mail.dlut.edu.cn。 

Seismic safety analysis of high earth-rockfill dams based on seismic              
deformational fragility 

JIN Cong-cong, CHI Shi-chun, NIE Zhang-bo 
(Institute of Earthquake Engineering, Faculty of Infrastructure Engineering, Dalian University of Technology, Dalian 116024, China) 

Abstract: The performance-based seismic fragility analysis can effectively estimate structural damage under earthquake action 

and become one of the important methods for seismic safety assessment. The maximum settlement and the horizontal maximum 

displacement of the dam crest are taken as the performance parameters. It is proposed to consider the seismic situation of the 

dam site to determine the number of input ground motions. The performance levels are determined based on the catastrophe 

point of the performance parameters. Firstly, the ground motion of Nuozhadu earth-rockfill dam site is reasonably determined 

to be suitable for the ground motion of the high earth-rockfill dam, and the dynamic analysis is carried out by using the 

improved PZC elastoplastic constitutive model and the dynamic consolidation finite element program SWANDYNE II. By 

regarding the maximum settlement and the horizontal maximum displacement of the crest as the performance parameters, the 

performance level of the high earth-rockfill dam is determined through the dynamic analysis of 60 selected ground motions. 

The elastoplastic model-nonlinear method is used for dynamic analysis, and the MSA method is used to obtain the seismic 

fragility curve of the performance parameters. By analyzing the relationship between the variation coefficients of the average 

and standard deviations of performance parameters and the number of ground motions, it is determined that the variation 

coefficients of the average and standard deviations of performance parameters almost do not fluctuate when the number of 

ground motions exceeds 30. Finally, the seismic safety of Nuozhadu high earth-rockfill dam is determined by the results of 

seismic fragility and the seismic risk curve. The results may provide a basis for the researches on the seismic performance of 

high earth-rockfill dams. 

Key words: performance parameter; seismic fragility; MSA method; program SWANDYNE II 

0  引    言 
高坝大库是中国有序开发和合理配置水能资源重

要举措，已建成的一系列高坝在国家防洪、减灾、抗
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旱等方面发挥了巨大作用。高土石坝兼具地形适应强、

筑坝选材广、抗震能力强、现代化施工快速等诸多优

势，在世界各国的水电建设中均得到广泛应用。中国

水资源丰富的西部地区位于亚欧板块与印度洋板块之

间，其特点是活断层多、地震频繁、强度高。在该地

区已建、在建或拟建的糯扎渡、古水、两河口和如美

等一批 200～300 m 级高土石坝，一旦遭受地震造成
出险甚至溃决，后果将是灾难性的。因此，高土石坝

抗震安全研究是十分重要且意义重大的。 
鉴于地震灾害的突发性、不可预测性和强破坏性，

大坝可能会遭受远超设计标准的破坏，如紫坪铺大坝

在汶川地震时经受远远超过原设计标准的地震烈度[1]。

基于性能的抗震研究是现代结构抗震设计重点发展方

向，在国内外建筑结构和桥梁等领域的抗震研究得到

广泛应用[2-5]。该理论在中国坝工领域也取得一系列研

究成果[6-8]。沈怀至等[9]对重力坝坝体–地基系统地震
易损性进行分析，并对混凝土重力坝进行抗震风险评

价。孔宪京等[7]采用增量动力法对 250 m级高面板堆
石坝进行抗震性能评价。庞锐等[10]采用多条带分法对

200 m级高心墙堆石坝进行地震沉降易损性分析。 
如何合理选择性能指标、地震动记录选取以及性

能水平划分是高土石坝地震易损性分析中的关键。王

笃波等[11]以坝顶震陷率为性能参数，结合震害资料采

用三等级震害划分标准，通过 3条地震动对 100 m级
高土石坝进行易损性分析。庞锐等[10]以坝顶相对震陷

率为性能参数，根据国内外震害资料和高土石坝极限

抗震研究成果，确定各个性能指标的破坏等级划分标

准，采用 15条地震波对 200 m级高土石坝进行易损
性分析。现代高土石坝按照严格规范设计与现代化施

工技术建设，抗震性能较之前建设的土石坝明显提高。

因此，依靠以前土石坝震害统计资料指导高土石坝的

性能水平划分是不太合理的。考虑到各个高土石坝地

形地质和结构型式不尽相同。因此，通过坝址区域地

震条件确定高土石坝输入地震动数量和采用高土石坝

数值模拟确定性能参数的性能水平是有必要的。 
本文根据糯扎渡高土石坝工程场地地震安全性评

价资料确定输入地震动数量，以坝顶沉降最大值和坝

顶横向水平位移最大值作为性能参数。然后采用弹塑

性–非线性有限元方法进行动力分析，结合性能参数位
移突变点确定性能水平。采用 MSA 方法计算性能参
数的地震易损性曲线，分析大坝在不同强度地震作用

下各性能水平概率。通过分析性能参数的平均值和标

准差的变异系数与地震动数量的关系，得到地震动数

量对性能参数的影响。最后，以地震易损性和地震危

险性分析确定各性能参数的抗震安全概率。 

 

1  高土石坝性能参数选取 
国内外学者[12-14]对土石坝震害展开的调查研究发

现，土石坝震损破坏形式主要分为裂缝、变形和滑坡

等。朱晟[13]通过对国内外土石坝震害调查研究发现，

土石坝最普遍震害型式是变形和裂缝。刘君等[14]通过

搜集和整理 123个土石坝震害实例，得出坝顶震陷是
土石坝震害调查主要事项，也是坝体裂缝主要诱因。

陈生水等[15]指出坝体沉降一般大于水平位移，沉降和

水平位移沿坝高逐渐增大，最大断面处坝顶沉降量最

大，建议以坝顶震陷量作为大坝变形安全控制标准。

楚金旺等[16]分析国内外 30余座土石坝地震永久变形，
认为采用永久变形评价大坝抗震稳定与安全更为合

理，并给出水平和竖直向变形的计算公式。

Swaisgood[12]调查 69座土石坝，以坝顶相对沉陷率为
指标，将震害情况分为 4 个破坏等级。Singh 等[17]分

析 122座土石坝地震情况和震害位移变形（水平和竖
向）情况。因此，选取高土石坝的坝顶沉降最大值和

坝顶横向水平位移最大值作为性能参数。 
国内一些学者对高土石坝基于永久变形的极限抗

震能力和地震易损性进行研究。陈生水等[15]对高土石

坝地震安全控制标准与极限抗震能力研究，建议将坝

顶相对震陷量小于 0.8%～1.0%作为地震变形控制标
准，对坝高大于 150 m 取下限，即坝高的 0.8%作为
高心墙堆石坝地震变形控制标准。赵剑明等[18]通过对

两河口高心墙堆石坝极限抗震能力分析，指出最大震

陷超过坝高的 0.7%～0.8%时可产生明显震害。王笃波
等[11]取 100 m的云鹏心墙堆石坝的坝顶相对震陷率的
0.1%，0.4%，1.0%作为破坏等级标准。庞锐等[10]提出

200 m 的规则高心墙堆石坝的坝顶相对震陷率的

0.5%，0.8%，1.2%作为破坏等级标准。对于土石坝性
能水平的划分，大多采用统计的震害资料和高土石坝

的极限抗震能力得到。鉴于高土石坝遭受震害资料较

少，直接结合震害资料作为性能水平划分依据难以合

理反映高土石坝的抗震性能。因此，本文采用非线性

分析响应结果与性能参数变化趋势定义性能水平。 

2  地震动记录选取 
2.1  坝址区域地震情况 

根据《工程场地地震安全性评价》（GB17741—
2005）[19]，本文所指的研究区域为以糯扎渡高土石坝

为中心，半径 150 km 范围内进行区域地震活动性分
析。该坝位于青藏地震区的滇西南地震带，东北部有

一角伸入鲜水河—滇东地震带。该区域范围内历史地
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震记载 M≥4.7级地震 125次，其中 5.0级以上地震达
89次，最大地震为 7.6级地震，各震级地震次数见表
1。 

表 1 历史破坏性地震统计表 

    Table 1 Statistics of historical destructive earthquakes   (次) 

震级分档 4.7≤M<5 5≤M<6 6≤M<7 7≤M<8 

地震数量 36 61 22 6 

2.2  地震动记录 

地震动强度指标是影响地震易损性分析重要因

素。进行 Padgett[20]等采用 5种评判标准，对 10种地
震动强度指标研究，通过对地震动参数进行效率和适

用性的比较发现：地震峰值加速度是较为适合的地震

动强度指标。因此，选择 PGA作为高土石坝地震易损
性地震动强度指标。 
为确保高土石坝地震抗震性能合理性，选择合适

输入地震动数量是关键因素之一。Shome[21]指出使用

对数正态假定模型，10～20 条地震波可确保计算精
度。考虑到高土石坝结构复杂，对于输入地震动数量

确定进行研究是十分必要的。以糯扎渡高土石坝区域

内历史上地震情况作为地震动数量选取基准，结合表

1 中各个震级分档，并综合考虑到高土石坝非线性计
算工作量，从美国太平洋地震研究中心 PEER数据库
中选取 60条实测地震记录。选取糯扎渡高土石坝设计
地震动反应谱为目标反应谱，地震记录选取不考虑具

有特殊性质的近断层地震动。选取的地震等级范围

4.7～7.6，震中距 10～60 km，场地为岩性地基，地震
波震级数量分布具体如表 2所示。 

表 2 地震动选择数量 

         Table 2 Selected number of ground motion       (次) 

震级分档 4.7≤M<5 5≤M<6 6≤M<7 7≤M<8 

地震数量 18 28 11 3 

60条地震动加速度反应谱和 60条地震波 P–P图
检验分别如图 1（a），（b）所示。 

图 1 60条地震波的分布图及加速度反应谱曲线 

Fig. 1 PGA distribution and acceleration spectrum curves of 60  

.earthquakes 

利用 SPSS软件对 60条地震波 PGA及卓越周期
统计分析发现，地震动峰值近似服从标准正态分布，

验证本文所选取的 60条地震波具有一定随机性。 

3  糯扎渡高土石坝地震易损性分析 
3.1  计算模型及地震动输入 

糯扎渡高土石坝位于云南省思茅区与澜沧县交界

处，是澜沧江下游水电核心工程，为 I等大（1）型工
程。该坝坐落于基岩上，心墙基础最低建基面高程为

560.0 m，最大坝高为 261.5 m。坝体上游坝坡坡度为
1∶1.9，下游坝坡坡度为 1∶1∶8，水库正常蓄水位
812 m，正常蓄水位以下库容为 217.49×108 m3，大坝

最大断面图如图 2（a）所示。有限元模型网格单元数
为 1197，节点数为 1240个，具体如图 2（b）所示。
对糯扎渡高土石坝进行动力分析，输入的地震动采用

从 PEER数据库中选取与目标反应谱吻合良好的实测
地震波。采用均匀一致的地震动输入方法从有限元模

型底部输入地震加速度时程。地震波考虑同时从顺河

向与竖向输入，其中，竖向地震加速度代表值取水平

向加速度代表值的 2/3。 

 

 

图 2 大坝有限元模型 

Fig. 2 Finite element model for dam 
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表 3 改进 PZC模型参数 

Table 3 Parameters of improved PZC model 
Ko Go αf αg Mfc Mgc H0 Hu0 γ γu mg mb γden βH eΓ λc ζ 堆石

料 820 510 0.45 0.45 1.25 1.7 1400 1500 10 5 2 5 220 15 0.36 0.015 0.63 
Ko Go α Mc H0 μ γ m mb γden βH eΓ λc     心墙

料 150 124 0.45 1.2 300 2 0 0 1 0 15 0.355 0.003     

地震动输入采用的是输入地震动加速度时程，在

进行动力计算前，需要对选取的地震波进行零线校正。

对选取的 60条地震动记录采用Seismosignal进行零线
修正，避免结构的位移由地震波本身造成的可能。 
3.2  本构模型和材料参数 

采用弹塑性模型–非线性分析方法[22]对高土石坝

进行静动力分析能够更合理地反映坝体静动力特性。

本文采用改进 PZC 弹塑性模型[23]和动力固结理论对

高土石坝进行动力分析。改进 PZC 模型是在 PZC 模
型[24]基础上引入临界状态理论和状态参数，因此能够

统一描述筑坝料静动力特性。将该模型添加到有限元

程序 SWANDYNE II中[25-26]，然后对糯扎渡高土石坝 
进行动力分析。基于动力固结理论的 u-p方程，  

, 0ij j i iu bσ ρ ρ− + =&&   ，           (1)  

, f f ,( ( )) / 0ii ij j j j ik p u b p Qαε ρ ρ+ − − + + =& && &  。 (2) 

式中  ijσ 为应力；ρ 为两相体密度；ui为土体位移；

bi为单位质量上的力； iiε 为体应变；kii为渗透系数；p
为孔压； fρ 为液相密度；Q为混合物压缩模型。 
糯扎渡高土石坝筑坝料的改进 PZC弹塑性模型

参数[23]如表 3所示。 
3.3  性能水平定义 

性能水平定义是地震易损性分析中重要组成部

分，但对高土石坝的性能水平，因此目前尚未形成统

一标准。本文通过对糯扎渡高土石坝动力分析结果定

义性能水平。采用选取的 60条地震波，不对这些地震
波进行调幅等方式处理，以坝顶沉降最大值和坝顶横

向水平位移作为性能参数，采用 SWANDYNE II程序 
进行动力分析，具体如图 3所示。 
由图 3可知，对于高土石坝在地震作用下坝顶沉

降最大值和坝顶横向水平位移最大值随着 PGA 增大
而增大。由图 3（a）可知，坝顶沉降最大值起初在 0.4 
m处集中，当地震动强度超过 0.4g，在 1.0 m出现明
显突变点，随着地震动强度增加而响应迅速增大，最

大值达到 2.7 m。图中直线为突变点前后数据的变化
趋势线，可较好地反映坝顶沉降最大值随 PGA变化趋
势。由图 3（b）可知，坝顶横向水平位移最大值变化
趋势和坝顶沉降最大值变化趋势较为相似。当地震动

较小时，位移集中在 0.1 m处附近。然后随着 PGA增
加而增大，并且在 0.3 m出现明显突变点。当地震动
强度超过 0.4g，坝顶横向水平位移增大幅度超过之前
增幅，最后接近到 1.0 m。图 3 说明随着地震强度增

加，坝顶位移增大逐渐明显，坝体越容易发生破坏。

因此，糯扎渡高土石坝坝顶沉降位移最大值 0.4，1.0，
2.7 m，坝顶横向水平位移最大值的各个性能水平为
0.1，0.3，1.0 m。 

 

 

图 3 高土石坝性能参数统计及趋势 

Fig. 3 Statistics and trends of performance parameters of high  

..earth-rock dam 

3.4  MSA方法 

多条带分析法（MSA）将极大似然估计法应用到
条带分析法中，通过对地震动调幅计算结构响应参数，

从而得到某一强度地震水平下条带，并考察不同强度

水平下结构响应值，得到多个条带[10]。Baker[27]研究

发现，MSA 方法在一定结构分析数量下比 IDA 方法
更有效估计易损性方程参数。地震易损性符合双参数 
对数正态分布模型，定义如下： 

f
ln( / )(LS IM ) XP X θ

Φ
β

 
= =  

 
  。    (3) 

式中  Pf为地震动强度 IM=X作用下达到性能水平概
率；Φ 为标准正态分布函数； lnθ 和 β 为达到性能水
平所需地震强度因子的对数平均值和对数标准差。 
对于每一个地震动强度 Xi，统计出地震波超过极

限状态的地震波数量。对某一地震动强度，选取不同

地震动记录对结构进行非线性分析，得到一条地震动

强度 IM与性能参数条带。每条地震波不超过或者超过
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结构破坏状态与其它地震波之间是相互独立的[28-29]，当

IM=Xi时，在 ni地震波中有 zi条地震波导致结构破坏

的概率由二项分布为 

( ) (1 )i i ii z n z
i i i

i

n
P z P P

z
− 

= − 
 

  ，    (4) 

式中，Pi为在 IM=Xi时地震动下结构发生破坏的概率。 
似然函数表示为 

1

ln( / ) ln( / )1
i ii n zz

m
i i i

i
i

n X XL
z

θ θ θ
Φ Φ

β β β

−

=

       
= Π −       

        
。

 (5) 
式中  Π为连乘符号，m为 IM水平数量，ni为超越极

限状态的数量，zi为 IM=Xi时地震波的数量。 
易损性方程参数 θ和 β的最大似然估计值为 

{ }
, 1

ln( / )ˆ ˆ, arg max ln ln
m

i i
i

i i

n Xz
zθ β

θ
θ β

β=
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  。     (6) 

3.5  地震易损性分析 

选取 PGA作为地震强度参数，对 60条地震动进
行调幅，调幅范围为 0.1g～1.0g，调幅步长为 0.1g，
即对每条地震波调幅 9次。然后采用 SWANDYNE II
程序对高土石坝进行动力分析。PGA和坝顶沉陷最大
值的 MSA水平条带如图 4（a）所示。因为对两个性
能参数的动力计算工况上千组，条带分布密集难以显

示变化规律，仅能体现变化趋势。因此，选取位于不

同震级分档的 3条地震波，分析计算高土石坝沉降最 
大值与 PGA关系，具体如图 4（b）所示。 

 
图 4 坝顶沉降最大值与 PGA关系的MSA水平条带 

Fig. 4 MSA level bands under relationship between maximum  

settlement of dam crest and PGA 

PGA和坝顶横向水平位移最大值的 MSA水平条
带如图 5（a）所示。选取同样的 3条地震波，通过分
析计算得到高土石坝顶横向水平位移最大值与 PGA
的关系，具体如图 5（b）所示。 

图 5 坝顶横向水平位移最大值与 PGA关系的MSA水平条带 

Fig. 5 MSA level bands under relationship between horizontal  

maximum displacement of dam crest and PGA 

根据图 4，5动力计算结果，采用MSA方法得到
坝顶沉降最大值和坝顶横向水平位移的地震易损性曲

线，具体如图 6所示。 

 

图 6 地震易损性曲线 

Fig. 6 Curves of earthquake fragility 
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由图 6（a）可知，坝顶沉降最大值对应的不同性
能水平的地震易损性为 50%时的 PGA分别为 0.168g，
0.321g，0.63g。随着地震动强度不断增加，0.4 m性
能水平易损性 100%的 PGA为 0.532g，1.0 m性能水
平在 0.657g时的易损性为 100%，2.7 m性能水平在
1.0g时的易损性为 95.2%。 
同理，如图 6（b）所示，性能参数坝顶横向水平

位移最大值不同性能水平的地震易损性为 50%对应的
PGA 分别为 0.248g，0.352g，0.603g。随着地震动强
度不断增加，0.1 m 性能水平易损性 100%时的 PGA
为 0.486g，0.3 m 性能水平在 0.813g 时的易损性为
100%，1.0 m性能水平在 0.984g时的易损性为 98.4%。 
3.6  地震动数量对性能参数的影响 

根据糯扎渡高土石坝两个性能参数与动力计算结

果，进一步分析地震动数量对性能参数的影响。首先，

从选取的 60条地震波，随机抽取 4个地震动，得到 4
个动力反应中坝顶沉降最大值，在这些最大值中得到

一组平均值和标准差。依次采用此方法随机不重复抽

取 1000次，即可得到 1000组平均值和标准差。然后
对 1000组数据计算得出平均值的变异系数和标准差
的变异系数。以地震波数量间隔为 2，逐步获取更多
的地震动所对应的平均值变异系数和标准差变异系

数。当输入地震动数量为 4条时，坝顶沉降量最大值
1000次计算得到的平均值的变异系数如图 7（a）所示，
坝顶沉降量最大值的平均值变异系数与地震动数量的

关系如图 7（b）所示。    

图 7 不同地震波数量下坝顶沉降量最大值的平均值变异系数 

Fig. 7 Mean coefficients of variation of maximum settlement of  

dam crest under different earthquake records 

从图 7（b）可知，坝顶沉降最大值的平均值变异
系数整体上随着地震波数量的增加而减小。当地震动

数量少于 16条时，平均值变异系数下降速率较大，随
着地震动数量不断增加，平均值变异系数变化减缓，

当地震动数量达到 26条后趋于稳定。 
当输入地震动数量为 4条时，坝顶沉降量最大值

1000次计算得到的标准差变异系数如图 8（a）所示，
坝顶沉降量最大值的标准差变异系数与地震动数量关

系如图 8（b）所示。 

图 8 不同地震波数量下坝顶沉降量最大值的标准值变异系数 

Fig. 8 Standard coefficients of variation of maximum settlement of  

..dam crest under different earthquake records 

由图 8（b）可知，坝顶沉降最大值的标准差变异
系数随着地震波数量的增加而减小。当地震动数量超

过 30条时，地震波数量对平均值变异系数影响基本很
小，随着地震动数量不断增加，平均值变异系数变化

减缓，直至不再发生波动。 
当输入地震动数量为 4条时，坝顶横向水平位移

最大值 1000次计算得到的标准差变异系数如图 9（a）
所示，坝顶横向水平位移最大值的标准差变异系数与

地震动数量的关系如图 9（b）所示。 
从图 9（b）中可以看出，坝顶横向水平位移最大

值的标准差变异系数随着地震波数量增加而减小。当

地震动数量超过 26条时，地震波数量对平均值变异系
数影响变化较小，随着地震动数量不断增加，平均值

变异系数变化减缓，40条地震动之后基本不再变化。 
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图 9 不同地震波数量下坝顶横向水平位移最大值的标准值 

变异系数 

Fig. 9 Mean coefficients of variation of horizontal maximum 

displacement of dam crest under different earthquake records 

地震动为 4 时，坝顶横向水平位移最大值 1000
次计算得到的标准差变异系数如图 10（a）所示，坝
顶横向水平位移最大值的标准差变异系数与地震动数

量的关系如图 10（b）所示。 
由图 10（b）可知，坝顶横向水平位移最大值的

标准差变异系数随着地震波数量的增加而减小。当地

震动数量大于 30条时，地震波数量对平均值变异系数
影响较小，随着地震动数量不断增加，平均值变异系

数变化减缓，直至不再发生波动。 
通过对地震动数量对高土石坝性能参数的影响分

析可知，当地震动数量超过 30条时，地震动数量对于
性能参数基本无影响。 

图 10 不同地震波数量下坝顶横向水平位移最大值的标准差 

.变异系数 

Fig. 10 Standard coefficients of variation of horizontal maximum  

    displacement of dam crest under different earthquake records 

4  高土石坝抗震安全分析 
通过对坝址区地震危险性分析，确定坝址一定使

用时间内 PGA 超过某一特定值概率。然后结合高土
石坝地震易损性结果，评估未来发生不同强度地震时

高坝发生不同等级破坏概率，确定高土石坝抗震安全。 
4.1  地震危险性分析 

Cornell[30]提出地震危险性曲线 λ为地震动强度
IM的年平均超越概率，可以近似地用对数线性来表
示如下： 

0 (IM) kkλ −=   ，           (7) 

0

1 IMk

k
ν

λ
= =   ，           (8) 

1

0IM ( )kk ν=   。           (9) 

将式（9）代入式（3），得到年超越概率曲线： 

0

f

1 ln( ) ln
(LS IM)

k
kP

ν θ
Φ

β

 − 
=  

 
  ， (10) 

式中，λ为地震动参数 IM 年平均超越概率，k0和 k
为经验常数，ν 为重现期。 

糯扎渡高土石坝坝址基岩场地相应超越概率的峰

值加速度见表 4。 
表 4 坝址场地的地震动危险性参数 

Table 4 Hazard parameters of ground motion of site 
50 a超越概率 100 a超越概率 

概  率 
10% 5% 2% 1% 

年超越概率 2.1×10-3 1.03×10-3 2.02×10-4 1.005×10-4 
回归期/a 475 975 4950 9950 

峰值加速度/g 0.113 0.15 0.283 0.345 

根据表 4和式（10）对年均超越概率和峰值加速
度进行拟合，得到工程场地地震危险性曲线，具体如

图 11所示。 



第 2期                     靳聪聪，等. 基于地震变形易损性的高土石坝抗震安全分析 341 

 

图 11 坝址区地震危险性曲线 

Fig. 11 Seismic hazard curve of dam site 

4.2  高土石坝抗震安全分析 

重大水工建筑物都需要进行专门的场址地震危险

性分析工作，年超越概率 1P与设计基准年 0T 年内超越
概率

0TP 间关系： 
    0

0 11 (1 )T
TP P= − −   。         (11) 

高土石坝年超越概率曲线通过式（11）得到设计
基准期内对应超越概率

0 1( )TP C ，并通过式（12）得到
高土石坝性能参数第 i个性能水平概率。 

   
0f 1(1) 1 (C )TP P= −   ，            (12) 

   
0 0f 1( ) ( ) ( )      ( 2,3,4)T i T iP i P C P C i−= − =   ，  (13) 

式中，Ci为坝体在地震作用下的性能水平，
0TP (Ci)为

坝体在设计基准期内第 i 个性能水平下的超越概率，

fP (i)为坝体在各个性能水平下的失效概率。 

结合糯扎渡高土石坝坝址地震危险性结果和两个

性能参数的易损性结果，得到性能参数年超越概率，

具体如图 12所示。 

 

图 12 高土石坝性能参数的年超越概率 

Fig. 12 Annual excess probability of performance parameters of  

..high earth-rockfill dam 

由上图中两个性能参数的性能水平对应的年超越

概率，并结合式（10），（11）得到糯扎渡大坝在 100 a
设计基准期内的安全概率，具体如表 5和 6所示。 

表 5 100 a内坝顶沉降最大值安全概率 

Table 5 Maximum safety probabilities of maximum settlement of  

..dam crest in 100 years 
最大沉降/m 0.4 1.0 2.7 
概率/% 80.54 17.98 1.48 

由表 5可知，100 a设计基准期内发生 0.4 m坝顶
沉降的概率高达 80.54%。但是在 100 a设计基准期内
发生 2.7 m的概率仅为 1.48%。 

表 6 100 a内坝顶横向水平位移最大值安全概率  

Table 6 Maximum safety probabilities of horizontal maximum  

displacement of dam crest in 100 years 
水平位移最大值/m 0.1 0.3 1.0 

概率/% 74.93 23.49 1.58 

由表 6可知，100 a设计基准期内发生 0.1 m横向
水平位移的概率高达 74.93%。但是在 100 a设计基准
期内发生 1.0 m的概率仅为 1.58%。 

5  结    论 
（1）以糯扎渡高土石坝坝址区域内统计的历史上

地震情况作为地震动记录选取依据，并通过 PEER数
据库选取符合条件的 60条地震波，再结合 SPSS软件
分析地震动离散性。采用改进 PZC 弹塑性模型和
SWANDYNE II有限元程序对选取的 60条地震动进行
动力分析。选取坝顶沉降最大值和坝顶横向水平位移

作为高土石坝的性能参数，并以动力计算结果中的位

移突变点作为高土石坝的性能水平。 
（2）对选取的 60条地震动进行调幅，采用弹塑

性模型–非线性方法进行糯扎渡高土石坝的动力分析。
基于MSA方法对动力计算结果进行地震易损性分析，
得到两个性能参数与不同强度 PGA的条带，最终得到
地震作用下不同性能水平的地震易损性曲线。通过对

不同地震波数量与高土石坝性能参数的分析可知，当

地震波数量较少时，性能参数的平均值和标准差的变

异系数变化较大；当地震动数量超过 30条时，性能参
数的平均值和标准差的变异系数基本不再发生波动。   
（3）基于高土石坝两个性能参数的地震易损性曲

线，并结合糯扎渡高土石坝地震危险性分析，获得坝

顶沉降最大值和坝顶横向水平位移两个性能参数在

100 a 设计基准期内各个性能水平对应的破坏概率值
和安全值。基于性能的高土石坝抗震安全评估在 100 a
设计基准期内发生较大变形的概率很小，但是坝顶发

生较小沉降和横向水平位移的概率均超过 74%。因此，
基于地震变形易损性的高土石坝抗震安全分析可为高
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土石坝抗震性能设计和安全风险评估提供依据。 

参考文献： 

[1] 赵剑明, 刘小生, 温彦锋, 等. 紫坪铺大坝汶川地震震害分

析及高土石坝抗震减灾研究设想 [J]. 水力发电 , 2009, 

35(5): 11–14. (ZHAO Jian-ming, LIU Xiao-sheng, WEN 

Yan-feng, et al. Analysis of earthquake damage of the 

Zipingpu Dam in Wenchuan Earthquake and the study 

proposal on the anti-earthquake and disaster reduction of high 

earth-rock dam[J]. Water Power, 2009, 35(5): 11–14. (in 

Chinese)) 

[2] FRAGIADAKIS M, PAPADRAKAKIS M. Performance based 

optimum seismic design of reinforced concrete structures [J]. 

Earthquake Engineering & Structural Dynamics, 2008, 37(6): 

825–844. 

[3] 李建中, 管仲国. 基于性能桥梁抗震设计理论发展[J]. 工

程力学, 2011, 28(增刊 2): 24–30. (LI Jian-zhong, GUAN 

Zhong-guo. Performance-based seismic design for bridges[J]. 

Engineering mechanics, 2011, 28(S2): 24–30. (in Chinese)) 

[4] ÖZUYGUR A R. Performance-based seismic design of an 

irregular tall building: a case study[J]. Structures, 2016, 5: 

112–122. 

[5] MACKIE K R, STOJADINOVIĆ B. Performance-based 

seismic bridge design for damage and loss limit states[J]. 

Earthquake Engineering & Structural Dynamics, 2010, 

36(13): 1953–1971. 

[6] 徐  强, 徐舒桐, 陈健云, 等. 重力坝抗震性能的 POA-ETA

评价方法[J]. 水利学报, 2018, 49(8): 986–994. (XU Qiang, 

XU Shu-tong, CHEN Jian-yun, et al. POA-ETA method for 

seismic performance evaluation of concrete gravity dam[J]. 

Journal of Hydraulic Engineering, 2018, 49(8): 986–994. (in 

Chinese)) 

[7] 孔宪京, 庞  锐, 邹德高, 等. 基于 IDA的高面板堆石坝抗

震性能评价[J]. 岩土工程学报, 2018, 40(6): 978–984. 

(KONG Xian-jing, PANG Rui, ZOU De-gao, et al. Seismic 

performance evaluation of high CFRDs based on incremental 

dynamic analysis[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2018, 40(6): 978–984. (in Chinese)) 

[8] 姚霄雯. 基于性能的高拱坝地震易损性分析与抗震安全评

估 [D]. 杭 州 : 浙 江 大 学 , 2013. (YAO Xiao-wen. 

Performance- Based Seismic Fragility Analysis and Safety 

Assessment of High Arch Dams[D]. Hangzhou: Zhejiang 

University, 2013. (in Chinese)) 

[9] 沈怀至, 金  峰, 张楚汉. 基于性能的重力坝–地基系统地

震易损性分析[J]. 工程力学, 2008, 25(12): 86–91. (SHEN 

Huai-zhi, JIN Feng, ZHANG Chu-han. Performance-based 

seismic fragility analysis of concrete gravity-foundation 

system[J]. Engineering Mechanics, 2008, 25(12): 86–91. (in 

Chinese)) 

[10] 庞  锐, 孔宪京, 邹德高, 等. 基于MSA法的高心墙堆石

坝地震沉降易损性分析[J]. 水利学报, 2017, 48(7): 866–

873. (PANG Rui, KONG Xian-jing, ZOU De-gao, et al. 

Seismic subsidence fragility analysis of high CRFDs based 

on MSA[J]. Journal of Hydraulic Engineering, 2017, 48(7): 

866–873. (in Chinese)) 

[11] 王笃波, 刘汉龙, 于  陶, 等. 基于变形的土石坝地震易

损性分析 [J]. 岩土工程学报 , 2013, 35(5): 814–819. 

(WANG Du-bo, LIU Han-long, YU Tao, et al. Seismic 

fragility analysis for earth-rockfill dams based on 

deformation[J]. Chinese Journal of Geotechnical Engineering, 

2013, 35(5): 814–819. (in Chinese)) 

[12] SWAISGOOD J R. Embankment dam deformations caused 

by earthquakes[C]// Pacific Conference on Earthquake 

Engineering. Christchurch, 2003. 

[13] 朱  晟. 土石坝震害与抗震安全[J].水力发电学报, 2011, 

30(6): 40–51. (ZHU Sheng. Earthquake induced damage 

and aseismic safety of earth-rock dam[J]. Journal of 

Hydroelectric Engineering, 2011, 30(6): 40 – 51. (in 

Chinese)) 

[14] 刘  君, 刘  博, 孔宪京. 地震作用下土石坝坝顶沉降估

算[J]. 水力发电学报, 2012, 31(2): 183–191. (LIU Jun, LIU 

Bo, KONG Xian-jing. Estimation of earthquake-induced crest 

settlements of earth and rockfill dams[J]. Journal of 

Hydroelectric Engineering, 2012, 31(2): 183– 191. (in 

Chinese)) 

[15] 陈生水, 李国英, 傅中志. 高土石坝地震安全控制标准与

极限抗震能力研究[J]. 岩土工程学报, 2013, 35(1): 59–65. 

(CHEN Sheng-shui, LI Guo-ying, FU Zhong-zhi. Safety 

criteria and limit resistance capacity of high earth-rock dams 

subjected to earthquakes[J]. Chinese Journal of Geotechnical 

Engineering, 2013, 35(1): 59–65. (in Chinese)) 

[16] 楚金旺, 朱  晟, 黄亚梅. 基于实际震害的土石坝永久变

形估算[J]. 中国水利水电科学研究院学报, 2017, 15(6): 

409–417. (CHU Jin-wang, ZHU Sheng, HUANG Ya-mei. 

Estimation of earthquake-induced permanent deformation for 

earth dam based on seismic damage[J]. Journal of China 

Institute of Water Resources and Hydropower Research, 2017, 

15(6): 409–417. (in Chinese)) 



第 2期                     靳聪聪，等. 基于地震变形易损性的高土石坝抗震安全分析 343 

 

[17] SINGH R, ROY D, DAS D. A correlation for permanent 

earthquake-induced deformation of earth embankments[J]. 

Engineering Geology, 2007, 90(3/4): 174–185. 

[18] 赵剑明, 刘小生, 陈  宁, 等. 高心墙堆石坝的极限抗震

能力研究[J]. 水力发电学报, 2009, 28(5): 97–102. (ZHAO 

Jian-ming, LIU Xiao-sheng, CHEN Ning, et al. Research on 

the maximum anti-seismic capability of high earth core 

rock-fill dam[J]. Journal of Hydroelectric Engineering, 2009, 

28(5): 97–102. (in Chinese)) 

[19] 工程场地地震安全性评价：GB17741—2005[S]. 2005. 

(Evaluation of Seismic Safety for Engineering Sites: 

GB17741—2005 [S]. 2005. (in Chinese)) 

[20] PADGETT J E, NIELSON B G, DESROCHES R. Selection 

of optimal intensity measures in probabilistic seismic demand 

models of highway bridge portfolios[J]. Earthquake 

Engineering and Structural Dynamics, 2008, 37(5): 711–

726. 

[21] SHOME N. Probabilistic Seismic Demand Analysis of 

Nonlinear Structures[D]. Palo Alto: Stanford University, 

1999. 

[22] 吴永康, 王翔南, 董威信, 等. 考虑流固耦合作用的高土

石坝动力分析[J]. 岩土工程学报, 2015, 37(11): 2007–

2013. (WU Yong-kang, WANG Xiang-nan, DONG Wei-xin, 

et al. Dynamic analyses of a high earth-rockfill dam 

considering effects of solid-fluid coupling[J]. Chinese Journal 

of Geotechnical Engineering, 2015, 37(11): 2007–2013. (in 

Chinese)) 

[23] 董威信. 高心墙堆石坝流固耦合弹塑性地震动力响应分

析 [D]. 北京 : 清华大学 , 2015. (DONG Wei-xin. Elasto 

Plastic Fluid-solid Coupling Analysis of Seismic Response of 

High Core-wall Rockfill Dam[D]. Beijing: Tsinghua 

University, 2015. (in Chinese)) 

[24] 靳聪聪, 迟世春, 聂章博. 土体 PZC弹塑性本构模型参数

的确定[J/OL]. 解放军理工大学学报(自然科学版): 1–

6.[2020-01-10].http://kns.cnki.net/kcms/detail/32.1430.N.201

80109. 1043.002.html. (JIN Cong-cong, CHI Shi-chun, NIE 

Zhang-bo. PZC Elastic- plastic constitutive model of soil and 

determination Method of parameters[J/OL]. Journal of PLA 

University of Science and Technology (Natural Science 

Edition): 1–6[2020-01-10]. http://kns.cnki.net/kcms/detail/ 

32.1430.N.20180109. 1043.002.html. (in Chinese)) 

[25] CHAN A. User Manual for Diana Swandyne II[R]. Glasgow: 

Glasgow Department of Civil Engineering, Glasgow 

University, 1989. 

[26] ZIENKIEWICZ O C, CHAN A H C, PASTOR M, et al. 

Computational Geomechanics with Special Reference to 

Earthquake Engineering[M]. New York: John Wiley & Sons, 

1998. 

[27] BAKER J W. Efficient analytical fragility function fitting 

using dynamic structural analysis[J]. Earthquake Spectra, 

2015, 31(1): 579–599. 

[28] BAKER J, CORNELL C. Vector-valued Ground Motion 

Intensity Measures for Probabilistic Seismic Demand 

Analysis[M]. Palo Alto: Stanford University, 2006. 

[29] DANIEL S, ARMEN D K. Improved seismic fragility 

modeling from empirical data[J]. Structural Safety, 2008, 

30(4): 320–336. 

[30] CORNELL C A. Calculating building seismic performance 

reliability:a basis for multi-level design norms[C]// 

Proceedings of the 11th World Conference on Earthquake 

Engineering. Acapulco, 1996: 5707–5712.

 

http://kns.cnki.net/kcms/detail/32.1430.N.201
http://kns.cnki.net/kcms/detail/


第 42卷  第 2期                   岩   土   工   程   学   报                  Vol.42  No.2 
2020年    .2月                       Chinese Journal of Geotechnical Engineering                       Feb.  2020 

预应力返包式加筋土挡墙的动力响应分析 
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摘  要：在地震作用下，返包式加筋土挡墙作为一种柔性结构常因侧向变形较大或局部产生破坏而影响其正常使用。
为解决该问题，提出了预应力返包式加筋土挡墙结构。为完善预应力返包式加筋土挡墙的设计理论，运用拟动力法和

附加应力法理论，以预应力返包式加筋土挡墙作为研究对象，结合现有的加筋土挡墙侧向动土压力和侧向位移计算理

论，提出了一套用于计算预应力返包式加筋土挡墙侧向动土压力和侧向位移的理论公式。结合室内振动台模型试验验

证了所提理论方法的可行性和合理性。该方法计算简洁，适用性广，能够较好地计算预应力返包式加筋土挡墙的侧向

动土压力和侧向位移，对完善预应力返包式加筋土挡墙的设计理论具有一定的指导和借鉴意义。 
关键词：预应力返包式加筋土挡墙；拟动力法；侧向动土压力；侧向位移；模型试验  
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Dynamic response of prestressed wrap-reinforced earth retaining walls 

LU Liang1, 2, 3, ZHANG Jun-jun2, 5, MA Shu-wen2, 4, WANG Zong-jian6, CHEN Zhi-xiong1, 2, 4 
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Funds for the Central Universities (Chang'an University), Xi'an 710000, China; 4. National Joint Engineering Research Center for 
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Abstract: Under the action of earthquakes, as a flexible structure, the wrap-reinforced retaining wall structure can not be used 

normally because of large lateral deformation or local damage. The prestressed wrap-reinforced earth retaining wall, in which 

prestress is applied in geosynthetics in order that it is pilled in advance, is proposed. In order to improve the design theory of 

prestressed reinforced earth retaining walls, takeing the pseudo-dynamic method and the additional stress method as the 

theoretical basis, the reinforced earth retaining wall with prestressing back-pack is investigated. Based on the existing theory of 

lateral dynamic earth pressure and lateral displacement of reinforced earth retaining wall, a set of theoretical formulas for 

calculating the lateral dynamic earth pressure and lateral displacement of prestressed wrap-reinforced earth retaining walls are 

proposed. The accuracy and reliability of the method are verified by shaking table model tests. The proposed method has the 

advantages of simple calculation, wide application, and can be used to calculate the lateral dynamic earth pressure and lateral 

displacement of retaining walls, and it is of a certain significance of guiding and reference for the design theory of prestressed 

wrap-reinforced earth retaining walls. 

Key words: prestressed wrap-reinforced earth retaining wall; pesudo-dynamic method; lateral dynamic earth pressure; lateral 

displacement; model tests 

0  引    言 
20世纪 60年代法国工程师 Henri Vidal首先提出

了加筋土概念。此后，随着大量加筋土工程的建设与
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发展，加筋土挡土墙凭借其优良的抗震性能引起了国

内外众多学者的广泛关注[1-4]，相应的应用和理论研究

逐渐细化深入。 
在理论研究中，计算地震作用下挡墙的侧向土压

力常采用 Okabe[5]和Mononobe[6]提出的拟静力法。此

后，国内外学者通过大量的振动台模型试验验证了拟

静力法的准确性[7-16]。Deepankar等[17]用拟静力法分析

了地震作用下墙后填土内摩擦角和黏聚力对加筋挡土

墙内部稳定性的影响。Syed等[18]用拟静力法分析海滨

地区加筋挡土墙在水压力与地震力同时作用下挡土墙

的动力性能。Basha 等[19]用拟静力法分析了加筋挡土

墙的内部稳定性，并提出了验算挡墙内部稳定性的计

算公式。赵炼恒等[20]采用拟静力法推导加筋强度下边

坡临界高度和边坡高度下临界加筋强度的计算公式。

蒋建清等[21-22]采用拟静力水平条分法推导出筋材拉

力、所需筋材长度和界限配筋率的理论计算公式。然

而拟静力法在计算地震作用下挡墙的侧向动土压力时

没有考虑到地震作用的时程效应。因此，为了克服拟

静力法在挡墙地震计算中的不足，Steedman 等[23]和

Zeng等[24]首次提出了拟动力法，用于计算地震作用下

挡土墙的侧向动土压力，并通过离心模型试验结果验证

了拟动力法的可行性。此后，国内外学者采用拟动力法

对挡土墙的抗震性进行了大量研究。Choudhury等[25-27]

考虑挡墙的水平地震加速度和垂直地震加速度，并通

过拟动力法分析研究了挡墙的主动土压力与被动土压

力。Ruan等[28]利用拟动力法计算了地震作用加筋土挡

墙的地震安全系数。程亚男等[29]通过拟动力法对加筋

土挡土墙进行计算，提出了筋材拉力的计算公式。然

而，这些方法计算加筋土挡墙的侧向动土压力时没有

考虑挡墙剪切模量沿高度的变化。 
基于以上分析，针对传统的柔性加筋土挡墙在地

震作用下常因侧向变形较大或局部产生破坏而失去其

正常使用价值，故提出了预应力返包式加筋土挡墙以

解决该难题。针对该新型挡墙返包式加筋土挡墙，本

文首先考虑挡墙剪切模量沿高度的变化，运用拟动力

法对预应力返包式加筋土挡墙的侧向动土压力分布进

行了理论推导。然后对已有的位移理论进行修正，提

出了预应力返包式加筋土挡墙的位移计算理论。最后

结合室内模型试验，验证了侧向动土压力和位移计算

理论的可行性和合理性，为返包式加筋土挡墙结构的

设计提供一定的指导和借鉴意义。 

1  理论分析 
1.1  侧向动土压力计算 

考虑挡墙剪切模量对于地震波波速的影响，本文

采用拟动力法对预应力返包式加筋土挡墙单元的侧向

土压力进行分析，如图 1所示。根据介玉新等提出的
等效附加应力法[30-31]，即把加筋土结构中筋材的作用

等效成外力加在土骨架上。预应力加筋的作用是使筋

材提前受拉，产生预应力，提高结构整体性，对土体

起到显著的约束作用，可考虑为附加模量矩阵的增加。

取加筋土中的土体单元进行计算，随后又对等效附加

应力法进行改进，在土的弹性模量矩阵上加入附加模

量矩阵。计算时考虑预应力返包式加筋土挡墙的破裂

面为朗肯破裂面。 

图 1 侧向动土压力计算 

Fig. 1 Calculation of lateral dynamic earth pressure 

地震波在挡土墙中传播，其 t 时刻深度为 z 的水
平地震加速度为[23，25] 

h h
s

( , ) sin H za z t k g t
V

ω
− = − 

 
  ，    (1) 

式中， hk 为水平地震系数，ω为地震波频率， sV 为地
震波波速，g为重力加速度。 

式（1）并未考虑挡土墙模量对地震波传播速度
的影响。然而实际工程中，挡墙模量沿墙高的变化的

对地震波波速是有影响的，因此本文假定挡墙剪切模

量沿挡墙高度呈线性变化，即 
( )G z Kz=   ，               (2) 

式中，K为常数，z为挡墙高度。 
此时沿墙高传播的地震波波速为 

s ( ) ( ) /V z G z ρ=
  
，          (3) 

式中， ρ为土体密度。 
在加筋土挡墙中，筋材对土体的摩擦作用沿着土

体颗粒进行传播，可以考虑将摩擦力当作附加应力作

用于土体颗粒，进而使整个土体的弹性模量增加。因

此，在加筋土挡墙中，只需考虑筋材对土体产生的附

加模量。根据介玉新的附加模量矩阵原理，可知附加

模量计算公式为 
2

r4 ( 1) ba bE
H

ε −−
=   ，       (4) 

式中，a，b均为常数，可由试验得到，H为挡土墙高
度， rε 土体单元应变。 
则预应力返包式加筋土挡墙的剪切模量沿墙高的
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变化公式为 
2

r4 ( 1)
( )

2(1 )

ba bG z Kz
H
ε

ν

−−
= +

+
  。    (5) 

为方便计算，令 
2

r4 ( 1)
2(1 )

ba bM
H
ε

ν

−−
=

+
  。           (6) 

假设土体本身的泊松比不变，那么M 为常数，K
为常数。 
将式（5），（6）代入式（3）可得地震波的波速为 

s ( ) Kz MV z
ρ
+

=   。         (7) 

 
对筋材施加预应力，让筋材提前受力，当施加的

应力在筋材的弹性范围内，可以认为筋材受到预应力

只引起附加模量矩阵的增加，进而增加土体结构整体

的弹性模量，即只引起常数 M的变化。 
假定在同一返包层中地震波的传播速度保持不

变，可以得到在第 i层的传播速度为 
1 1

1
s 2

d di i

i i

h h

i h h

z zt
V Kz M

ρ

+ +
∆ = =

+ 
 
 

∫ ∫   ，   (8) 

式中， ih为第 i层筋材的高度。 
根据式（1）可以得到沿墙高不同返包层的水平加

速度为 
h( , ) sin ( )

ih ia z t k g t tω= − ∆   。   (9) 

因此，t时刻深度为 z处的水平地震力可表示为 
h h( , ) ( ) ( , )iq z t m z a z t=   ，      (10) 

式中， ( )m z 为土体单元的质量，其计算公式为 

( ) d
tan
H zm z z

g
γ

α
−

=   。         (11) 

挡墙的侧向土压力计算公式为 

h h0
( , )d

H
Q q z t z= ∫   。          (12) 

根据式（8）～（11）可以得到第 i层的侧向动土
压力为 

1

1( , )d
tan

i

i

h

hi hh

H zQ a z t z
g
γ

α
+ −

= ∫     

1

h 1sin ( )d
tan

i

i

h

h

H zk g w t t z
g
γ

α
+ −

= − ∆∫   。     (13) 

1.2  侧向位移计算 

杨广庆等[32]、吕鹏等[33]提出，将加筋土挡土墙墙

体等效成各向异性的弹性体，并视其为 L宽度的悬臂
梁。因此本文考虑将返包式加筋土挡墙也看成整体长

度为 L的悬臂梁，其受到的水平土压力可由式（12）
计算得到，本文只考虑计算纯弯曲情况下的水平位移。

其侧向位移计算公式为 

5 4 5h
h 3

h

( ) ( 5 4 )
10

ku y A y H y H
E L

γ
= − +   ， (14) 

式中， 

2

(2 1)sin ( )
2 tan

ii t tA
I

ω
α

− − ∆
=   。 

式中  I 为筋材层总层数，考虑极限状态下位移的计
算，故可另sin ( ) 1it tω − ∆ = ； hk 为地震土压力系数；γ
为土的重度； hE 为水平方向的弹性模量；H为挡墙高
度。 
其水平向弹性模量将为  

h sE E E= +   ，           (15) 

式中， sE 为土体的弹性模量，E为附加模量，可由式
（4）得到。 

因此，预应力返包式加筋土挡土墙的水平位移计

算公式为 
5 4 5h

h 3
s

( ) ( 5 4 )
10( )

ku y A y H y H
E E L

γ
= − +

+
 。 (16) 

2  振动台模型试验 
预应力返包式加筋土挡墙是将土工格栅或土工织

物等筋材端部回折将填土分层返包直至墙顶，然后对

筋材施加预拉力。为了研究预应力返包式加筋土挡墙

在地震作用下的动力响应，本文开展了预应力返包式

加筋土挡墙的振动台模型试验。 
2.1  试验材料 

试验采用的自制钢模型箱尺寸为 1200 mm×300 
mm×900 mm（长×宽×高），质量约为 0.5 t，如图 2
所示。试验模型尺寸为 800 mm×300 mm×600 mm
（长×宽×高），采用土压力计、加速度计、应变片分

别测量预应力返包式加筋土挡墙的侧向动土压力、挡

墙内部加速度以及筋材的应变，其布置方式如图 3所
示，预应力装置如图 4所示，其作用为：通过转动前
壁螺杆处的螺栓带动后壁向面板移动，后壁带动筋材

有向挡墙面板运动的趋势，筋材又在土体锚固下保持

静止，由此筋材将产生预拉力。 

图 2 自制模型箱 

Fig. 2 Customized model box 
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图 3 测量器件的布置图 

Fig. 3 Layout of measuring devices 

图 4 预应力装置 

Fig. 4 Prestressed devices 

试验中采用尼龙纱网作为加筋材料，其材质为玻

璃丝，丝径为 24 mm，目数为 20，克重为 120 g/m2。

通过在拉伸试验仪上对筋材进行标准的拉伸试验，以

获得筋材的力学参数。具体步骤按照《土工织物—宽

幅拉伸试验》等规范，试验结果如图 5所示。试验所
用粗砂的物理力学参数：密度为 1.771 g/cm3，内摩擦

角ϕ为 33.4°，黏聚力 c为 0，不均匀系数 Cu为 2.5，
曲率系数 Cc为 1.28。级配曲线如图 6所示。 

图 5 筋材拉伸破坏图 

Fig. 5 Tensile failure of reinforcement 

 

图 6 砂的级配曲线 

Fig. 6 Gradation curve of sand 

2.2  模型相似关系 

为了使模型试验能够反映原型结构的物理关系和

破坏形态，需要使试验模型与原型保持一定的相似关

系[34-35]，本文根据模型箱尺寸与实际挡墙尺寸的比

例，选择相似比为 1/10，具体如表 1所示。 
表 1 物理相似常数取值 

Table 1 Values of physical similarity constants 
物理量 相似关系 相似常数 本模型物理量取值 

长度 CL 1/10 
试验模型长度为工程

中的 1/10 

弹性模量 CE 1/10 
试验模型筋材弹性模

量为工程中的 1/10 

密度 C 1 试验模型填料密度与

工程中一致 

泊松比 C 1 试验模型与工程中泊

松比一致 

黏聚力 Cc 1 试验模型与工程中黏

聚力一致 

内摩擦角 C 1 试验模型与工程中内

摩擦角一致 

根据上述相似关系，考虑到工程中常用的土工格

栅抗拉强度为 60～120 kN/m，模型试验中选用的细纱
网的抗拉强度约为 10 kN/m，符合相似关系。试验所
用填料为粗砂，黏聚力为 0，满足黏聚力相似关系。
模型试验与足尺试验常用的粗砂相同，满足内摩擦角

相似比为 1的条件。由于试验模型的设计参数与原型
参数完全满足相似关系非常困难[36]，因此进行模型试

验设计时应确保较多的满足相似比关系，尽可能地反

映原型的力学特性与运动特性。 
2.3  试验方案 

为了研究预应力的施加及其大小对返包式加筋土

挡墙抗震性能的影响。本次试验共分为 3种工况，分
别是未施加预应力，施加中等预应力及施加较大预应

力；同时考虑地震波频率的变化，共分 6组模型试验。
试验方案见表 2。 

表 2 模型试验工况 

Table 2 Model test condition 
试验组 筋材预应力 频率/Hz 

#1 无 3 
#2 无 6 
#3 中等 3 
#4 中等 6 
#5 大 3 
#6 大 6 

注：筋材的预应力大小通过螺栓转动前进的位移决定，大预应

力定义为螺栓转动前进 15 mm，中等预应力定义为螺栓转动前

进 8 mm。 
2.4  试验步骤 

（1）先在模型箱侧壁涂上凡士林及铺设聚四氟乙
烯薄膜以减少模型箱侧壁对土体的摩擦。 
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（2）在模型槽底部铺设 250 mm厚的试验用砂，
充分压实，作为返包式加筋土挡墙的地基。 
（3）铺设筋材，每层筋材铺设长度为 480 mm，

同时预留出 450 mm长的返包段，随后通过预留的筋
材包裹预应力装置的后壁，预应力装置的前壁作为加

筋土挡墙的面板。 
（4）压实回填土，直至四层筋材返包完成。 
（5）施加预应力：通过转动前壁螺杆上的螺栓带

动后壁向挡墙面板移动，带动筋材有向前移动的趋势，

继而使筋材产生预拉力。挡墙模型如图 7所示。 
（6）施加简谐地震波，如图 8所示，持续时间 9 s。 
（7）待挡墙变形稳定后，再施加下一级加速度，

加速度施加顺序依次为 0.3g，0.6g，0.9g，1.2g。 

 

图 7 预应力返包式加筋土挡墙模型 

Fig. 7 Model for prestressed wrap-reinforced earth retaining walls 

图 8 简谐地震波 

Fig. 8 Simple harmonic seismic waves 

注意，试验中为确保最上层筋材返包段的稳定，

将顶层返包段延长并斜埋入砂土中，如图 3所示，将
筋材埋入砂中一定深度。 
2.5  模型试验结果和分析 

（1）加速度放大系数分析 
定义加筋土挡墙内任一点的峰值加速度与挡墙底

部的峰值加速度之比为 PGA放大系数，得到加筋土挡
墙的 PGA放大系数沿墙高的分布情况，如图 9所示。
图 9给出了在不同震级和不同预应力大小作用下，高
度为 600 mm的返包式加筋土挡墙各测点的 PGA放大

系数沿墙高的变化规律。 

 

 

 

 

图 9 PGA放大系数分布 

Fig. 9 Distribution of PGA amplification coefficient 

从图 9可以看出：①加筋土挡土墙的 PGA放大系
数沿墙高从下往上先增加后减小，且挡墙上部的 PGA
放大系数始终大于挡墙底部。具体原因为：a）地震加
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速度沿挡墙内部传播时被放大，导致挡墙内上部的加

速度增加；b）PGA 放大系数代表了挡墙内部加速度
的放大效应，加速度的放大效应由地震能量决定。由

于在振动过程中，挡墙顶端的侧向变形较大，耗散了

较多的地震能量，减小了加速度的放大效应，故在挡

墙上部 PGA放大系数有减小的趋势。②当筋材施加预
应力后，加筋土挡墙沿墙高的 PGA放大系数均小于未
加预应力的加筋土挡土墙。这是由于对筋材施加预应

力后，筋材本身提前受拉，使筋材与土体发生相对变

形产生摩擦力，摩擦力沿着土体颗粒向周围扩散，产

生“围压效应”，改变了土体的受力特性，提高了挡墙

整体的刚度，使挡墙内部扩散角增大，对地震波的扩

散效应增加。③随着地震加速度的增加，预应力的施

加对减小 PGA放大系数沿墙高分布作用也越明显。④
随着地震加速度频率的增加，同一高度处，其加速度

大小增加，其 PGA放大系数也有提高，但是 PGA放
大系数沿墙高的总体分布规律保持一致。表明地震加

速度频率的增加虽然会使得加筋土挡墙内部的加速度

有一定的增加，但 PGA放大系数随墙高的增加呈现先
增加后减小的趋势不变。 
（2）筋材应变分析 
将筋材各测点应变数据进行分析，取每个测点的

最大值进行分析，如图 10所示，即图 10给出了不同
预应力、不同高度下，筋材应变沿长度方向变化趋势

图。 

 

 

 

 

图 10 筋材沿筋长方向的应变分布 

Fig. 10 Distribution of strain of reinforcement along its length 

由图 10可发现：①当对预应力返包式加筋土挡墙
施加地震加速度时，处于锚固区的筋材首先发挥作用，

在土压力的作用下，筋材发生变形，产生应变，且每

层筋材应变峰值点的位置连线似一倾斜直线，这与加

筋土挡墙的变形机理（每层筋材的峰值应变出现在破

裂面上或其附近位置处）一致。②从上往下，每层筋

材应变峰值向挡墙墙面移动。并且，与施加预应力时

筋材应变相比，未施加预应力时筋材应变峰值点位置

普遍更靠近挡墙墙面。 
假定每层筋材测得的应变峰值点连线为挡墙破裂

面，如图 11所示，筋材应变最大值从上往下逐渐向挡
墙墙面移动。对比施加预应力前后破裂面位置可知：

施加预应力后加筋土挡墙的主动区范围增加，挡墙抗

滑能力提高，表明预应力的施加可以有效提高加筋土

挡墙的抗震稳定性。 
（3）侧向动土压力分析 
将各测点得到的动土压力进行分析，选择同一时

刻下 4个测点均值最大的数据为分析对象，并将其绘
于图 12，得到预应力返包式加筋土挡土墙的侧向动土
压力的分布。图 12对比了不同震级和不同预应力作用
下，高度为 600 mm的预应力返包式加筋土挡土墙侧
向土压力沿墙高的分布。 
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图 11 返包式加筋土挡墙破裂面曲线 

Fig. 11 Curves of failure surface of wrap-reinforced earth retaining  

walls 

 

 

图 12 侧向动土压力沿墙高的分布 

Fig. 12 Distribution of lateral dynamic earth pressure along wall  

height 

由图 12可发现：①预应力返包式加筋土挡墙在不
同震级和不同预应力作用下，其侧向动土压力沿墙高

从下往上均表现为先逐渐减小后增加，中下部侧向动

土压力较大。这是由于震动过程中，由于加筋土挡墙

的侧向变形为中间大两端小，因此中间部分将会耗散

更多的地震能量，导致侧向动土压在挡墙上部有增加

的趋势。②随着地震加速度的增加，返包式加筋土挡

墙的侧向动土压力并不是随之线性增加的，这是由于

挡墙在振动过程中变形会消耗地震波的能量，导致侧向

变形大的位置处的侧向动压力小。③随着地震频率的增

加，同一高度的侧向动土压力增加幅度较小，同时地震

加速度频率的变化没有改变侧向动土压力的分布规律，

表明地震波频率对挡土墙侧向动土压力的影响较小。 
2.6  模型试验与理论结果对比 

理论公式是基于极限平衡状态下进行推导的，因

此本节选取结构破坏时的状态为对比研究对象。通过

试验发现当地震加速度达到 1.2g时，预应力返包式加
筋土挡墙因变形较大，处于破坏极限状态。此时，挡

墙的侧向动土压力分布如图 13所示。从图 13可以看
出：侧向动土压力的理论结果和试验结果均表现为沿

墙高从下往上逐渐降低。 

图 13 极限状态下侧向动土压力分布曲线对比（1.2g） 

Fig. 13 Comparison of distribution curves of lateral dynamic earth  

..pressure under limit state（1.2g）  

由图 13可发现：①当返包式加筋土挡土墙处于极
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限破坏状态时，沿着挡墙高度，测得的侧向动土压力

逐渐减小，与图 12侧向动土压力的分布有所不同，这
是因为挡墙顶部变形较大，导致地震波能量的耗散，

因此使得顶端侧向动土压力最小。②理论值与试验值

变化趋势相符；挡墙前三层侧向动土压力值相近，顶

层侧向动土压力值变化较大，理论值与试验值相差较

大。这是因为在试验中，为了确保顶层筋材在振动过

程中不至脱落而对顶层返包层进行了如图 3所示的返
包处理。因此，在同样的地震加速度下，试验测得侧

向变形小于通过理论计算得到的侧向变形，根据库仑

土压力理论可知，变形越大所测得主动土压力越小，

因此理论计算测得侧向土压力会略微偏小。 
由于试验条件的限制，试验中仅测量了预应力返

包式加筋土挡墙结构顶点侧向位移。为了对比研究理

论与试验结果的异同，本节运用式（16）计算了预应
力返包式加筋土挡墙顶点位移，将其计算结果和试验

结果列于表 3中。通过对比发现：理论计算结果与试
验测量值相近，且二者差值百分比不超过 10.0%，因
此验证了理论公式的适用性，即可以为工程实践提供

一定的指导。 
表 3 预应力返包式加筋土挡墙顶端位移 

Table 3 Top displacements of prestressed wrap-reinforced earth 

retaining walls 

试验 

工况 

试验值

/mm 

理论值

/mm 

差值 

/mm 

差值百分比

/% 
#1 53.8 56.9 4.1 7.7 
#3 46.3 48.9 3.6 5.6 
#5 43.3 45.1 3.9 6.9 

3  结    论 
针对地震荷载作用下，返包式加筋土挡墙常因变

形过大而影响其正常使用问题，提出预应力返包式加

筋土挡墙。本文运用拟动力法和附加应力法作为理论

基础，研究挡墙的侧向动土压力和顶点侧向位移；通

过振动台试验对挡墙模型进行研究，验证理论公式的

可行性与合理性，以及研究预应力返包式加筋土挡墙

的抗震性能。由理论及试验研究得到如下 6点结论。 
（1）与未施加预应力的返包式加筋土挡墙相比，

筋材受到预应力后，筋材与土体之间产生的摩擦力会 
增强土体颗粒之间的连接，增强挡墙整体的刚度，提

高挡墙的抗震稳定性。 
（2）施加预应力后，同一测点处，筋材的应变减

小；预应力返包式加筋土挡墙的破裂面向非加筋区移 
动，其主动区范围增加，挡墙抗滑裂能力增强。 
（3）考虑挡墙剪切模量沿墙高的变化，将筋材与

预应力对土体的作等效为附加模量，运用拟动力法和

附加应力法推导出侧向动土压力理论公式，简化了动

土压力的计算，且除挡墙顶点外，同一测点处理论值

与实验值最大差异不超过 10.0%，验证了理论公式的
可行性。 
（4）预应力加筋土挡墙侧向位移理论计算时，考

虑了筋材与预应力对附加模量的影响以及侧向动土压

力系数沿墙高的变化。理论计算结果与试验结果相差

不超过 2.0%，这说明计算预应力返包式加筋土挡墙最
大（顶点）侧向位移时考虑附加模量的变化是合理的。 
（5）本文主要集中在预应力对加筋土结构的抗震

动力响应和整体稳定性能的定性研究上，而预应力装

置对返包式加筋土挡墙结构影响的定量研究尚不十分

明确，有待进一步研究。 
（6）本文仅通过小型振动台模型试验对预应力加

筋土挡墙结构动力性能开展研究，其工程效益尚待实

践验证。 
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热传导 CPT探头的研发与应用 
刘松玉，郭易木，张国柱，周  遊 

(东南大学岩土工程研究所，江苏 南京 210096) 

摘  要：土体热导率是能源地下工程、高压电线埋设、冻土路基等工程设计中的重要参数，是评估土体换热性能及地
下温度场计算的关键，但目前缺乏有效的原位测试手段。基于瞬时线热源温度消散理论，研发了可测试原位土体热导

率的静力触探（CPT）探头。根据理论假设与现有 CPT 系统尺寸，确定了探头具体长度、直径、内部构造、温度采集
点位，并提出相应测试步骤与热导率计算方法。利用 COMSOL有限元分析软件对测试过程进行模拟验证，结果表明探
头实际传热符合线热源假定，且计算方法适用于一般热导率土体。对于热导率较小（小于 0.6 W/(mûK)）土体，需适当
延长测试时间。现场应用表明，土体原位热导率略高于取样土室内测试结果，表明取样扰动可能降低土体导热性能，

最后对取样测试及工程设计提出改进建议。 
关键词：热传导探头；土体；热导率；计算；原位测试方法；现场测试 
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Development and application of heat conduction CPT probe  

LIU Song-yu, GUO Yi-mu, ZHANG Guo-zhu, ZHOU You 
(Institute of Geotechnical Engineering, Southeast University, Nanjing 210096, China) 

Abstract: The thermal conductivity is the key parameter to the design of many projects, such as energy structures, high-voltage 

buried power cables and permafrost embankment, related to estimating the heat transfer capability and temperature field in the 

soil. However, at present there is no effective in-situ testing method. Based on the theory of instantaneous heat release along a 

line source, a heat conduction cone penetration test (CPT) probe for thermal conductivity evaluation of in-situ soil is developed. 

According to the theoretical assumptions and the sizes of CPT system, the length, diameter, internal structure and positions of 

the temperature sensors are introduced. Then, the corresponding test procedure and the method for thermal conductivity are 

proposed. The test process is simulated in COMSOL to verify the method, and the results validate that the actual heat transfer 

conforms to the line source theory. The interpretation method yields reasonable values within a general range of conductivities. 

For less conductive soil (<0.6 W/ (mûK)), longer duration of heat dissipation may be required. The field test results show that 

the in-situ soil conductivity is higher than that from laboratory tests on undisturbed samples, indicating the sampling 

disturbance may be responsible for this reduction. Finally, some suggestions on laboratory thermal conductivity tests and 

engineering designs are given. 

Key words: heat conduction probe; soil; thermal conductivity; calculation; in-situ test method; field test 

0  引    言 
土中的热传导一直是岩土工程领域的热点问题，

地下高压输电线设计[1]、油气管道的埋设[2]、核废料

存储[3]、冻结法施工[4]以及冻土区地基的承载力[5]都与

土中的传热过程密切相关。近年来，浅层地温能开发

中能源地下结构[6]（能源桩、地下连续墙等）的设计

更是基于土体的传热能力。热导率作为研究土体传热

过程中的关键参数，直接影响了土体温度分布计算与

土体换热能力评估。 

现阶段土体热导率测试方法主要采用现场取样室

内测试的手段，分为瞬态法和稳态法[7]。稳态法测试

的基本原理是用仪器在土样两端施加一定的温差，待

土样内形成恒定的一维热流后，测得其热流与温度梯

度，即可根据傅里叶定律计算热导率。但土体一般为

三相体，形成稳定的热流需要的时间较长（30～40 
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min），LOW等[8]的试验表明温度作用下土体内部的水

分迁移和相伴的热固结[9]会影响测试结果。瞬态法则

主要为热探针法[10]，已写入 ASTM[11]、IEEE[12]规范。

其基本原理是用针状的探头插入土体，之后施加一定

的热流，记录探针中温度随时间变化曲线，并根据线

热源理论公式，反演土体热导率。该方法测试时间较

短，可以避免由加热引起的土体热物性变化，能有效

测量土样的热物性。但原位土体与室内土样的导热条

件存在一定差异，导致室内试验结果与实际情况不能

完全相符。 
室内试验[10, 13-17]表明土体热导率与土类、颗粒分

布、密度、孔隙率、含水率、矿物组成等有关。土体

取样和运输过程中其密度、含水率都有可能受到扰动，

即使室内试验测量准确，其热导率与原位土体可能还

有差距。Abuel 等[18]利用改造的固结仪测试了不同有

效竖向压力下饱和 Bangkok clay的热导率，结果表明
固结导致的孔隙率变化引起了土体热导率的显著变

化，100，400 kPa竖向压力下的热导率相差近 20%。
因此，取样造成的应力卸除可能造成室内测试结果偏

小，低估原位土体的换热能力，造成工程设计的偏差。

在工程原位进行土体热导率测试可以较好地表征土体

的实际换热能力，但现有的原位测试方法还较为有限。 
ASHRAE 规范[19]建议了用热响应试验测试原位

土体热导率方法，应用于地源热泵垂直地埋管换热器

的设计。其基本原理与热探针类似，通过垂直插入预

钻孔内的热交换管持续向地层以恒定功率放热，用记

录的流体温度变化计算地层热导率，该方法钻孔深度

在几十米到几百米不等[20]，测试时间往往大于 50 h[21]，

成本较高，且测试得到的是一个综合地层热导率，不

能精确反映不同土层换热能力的不均匀性，造成地埋

管、能源地下结构的换热能力设计的不精确[22]。目前

有研究[23]采用光纤对换热管内的温度进行分布式测

量并用非线性回归法估计各土层的热导率分布，但其

对测试设备与数据分析要求较高，尚未得到广泛应用。

热探针也有用于现场测试[24]中的先例，因为其尺寸较

小易于折断，且需须在现场预钻孔后再插入热探针进

行测试，此方法操作复杂，测试深度有限，仅能用于

表层土。Akrouch[25]利用温度消散与孔压消散的相似

性，记录 CPT探头因贯入过程与土摩擦产生的过余温
度及消散过程，提出了测量原位土体热导率的经验公

式，在有限的测试场地证明有效，摩擦产生的热量在

探头内部的分布并不均匀，此经验公式有其局限性。 
综上，现有室内测试热导率受取样影响较大，而

已有现场测试方法费时费力，且不能反映热导率随土

层、深度的变化。本文以瞬时线热源理论为基础，提

出一种通过外部热源加热 CPT 探头测试土体热导率
的方法。通过理论分析确定相关设计参数，用数值模

拟验证了其在不同热导率土体中的可行性。并通过现

场测试应用，分析了原位测试与取样测试热导率结果

的区别。 

1  仪器原理与测试方法 
1.1  仪器原理与构造 

本文研发的热传导探头基于一种瞬态测试方法，

基本原理是在传统静力触探（CPT）探头的后部增加
一加热模块（图 1左），给土体施加一定时间的热流后
监测其温度消散过程，利用瞬时线热源理论公式对温

度消散曲线进行分析，即可得到测试深度处土体的导

热系数。 
由于理论公式假设热源是无限长的，为减小实际

传热模式与模型的误差，因此需要设计探头具有较大

的长径比。Blackwell[26]的分析表明，当长径比大于 30
时，实心热探针由轴向传热引起的误差小于 0.12%。 
参考市场主流的热探针几何特征[27-28]与国产 CPT 测
试系统的尺寸要求，最终确定加热模块高度为 100 
cm，其构造如图 1所示。其中，中空轴直径为 1.84 cm， 

 
图 1 热传导 CPT探头基本结构及测试原理 

Fig. 1 Basic structure of heat conduction CPT probe and principle of tests 
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与国产探杆螺纹插线端内径相同，加热片及温度传感

器线路由其中引出；中空轴外贴可均匀发热的镍铬合

金加热片，厚度为 1.5 mm。温度传感器嵌于此层，位
于加热片 50 cm高处；探头最外部为合金外壳，能满
足贯入过程中的硬度要求与导热性要求，其外径为 44 
mm，内径为 25 mm；外壳与加热片之间的缝隙用材
料填充以增强换热。 
1.2  热导率计算模型 

瞬时无限长线热源模型[29]是描述一个单位长度

热量为Q的无限长线热源在无限大固体中瞬时释放后
的温度响应规律。其解由瞬时点热源的温度场函数积

分得到。 
介质中的热传导微分方程为  

 
2 2 2

2 2 2

1T T T T
x y z tα

∂ ∂ ∂ ∂
+ + =
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  ，      (1) 

式中，T为任意一点的温度（℃）；t为传热时间（s）；
= / cα λ ρ 为热扩散系数（m2/s）； λ 为介质热导率
（W/(mûK)）；ρ 为介质密度（kg/m3）；c 为介质比热
容（J/kgûK）。由傅里叶变换得到其解为 
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对式（2）从−∞到+∞积分可得整个域中所含热
量 Q为 A cρ ，即式（2）表示无限大固体中在 x y z′ ′ ′， ，

点处瞬时放出 A cρ 的热量的温度场分布规律。 
将式（2）右端乘 'dz 并在−∞到+∞积分可得 
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T表示单位长度热量为 Q的无限长热源瞬时释放
时的温度响应，若热源位于坐标原点，在极坐标下可

写为 
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式中，r为距离热源距离（m）， 0T 为初始温度（℃）。 
对式（4）两端取对数得 
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当时间 t 很大而 r 很小的时候，可以忽略式右边
最后一项，可得土体热导率可表示为 

 
04π[ ( )]

Q
t T T

λ =
−

  。            (6) 

用式（6）计算热导率需要介质的初始温度 0T ，
它可在试验之前测得，也可由温度完全消散的最终温

度得到，但因温度消散过程缓慢，利用 Ghassan等[25]

提出的双曲线公式（7）可以对已获得的温度消散曲线
进行拟合并预测最终温度： 

i
tT T T

d et
∆ = − =

+
  ，        (7) 

式中， iT为温度消散起始点时的温度，e为待定系数。
当 +t → ∞时， 1/T e∆ → ，因此， 

 0 i 1/T T e= −   。              (8) 
1.3  测试方法 

测试方法与传统 CPT测试类似，将上述加热模块
直接与刚性锥尖联接可以专用于仅热导率测试；或通

过转接头与传统 CPT探头联接，可同时测试土体贯入
参数与热导率。测试时，利用 CPT贯入装置，将热探
头贯入至待测土体深度后，开始以 200 W的恒定功率
向周围土体加热 120 s之后，停止加热，此时刻为温
度消散起始点，并持续记录温度随时间变化至 1000 s。
将得到的温度曲线消散段用式（7）拟合，再代入（6）
中进行计算，即可得到土体热导率。 

2  探头传热分析及计算方法验证 
由于上述理论分析及相应测试方法是基于理想的

瞬时线热源假设提出的，即使设计探头尺寸与构造已

使其传热过程接近于理论模型，对所提测试方法的可

行性验证还需考虑以下两方面影响：①测试过程中前

120 s 为主动加热段，探头与土之间有少部分热量传
递，释放的热量对土体原先温度场可能造成了一定扰

动；②热传导 CPT探头后接探杆及锥尖位置的热传导
方向并非完全径向，可能高估热消散阶段总放热量 Q。
为此，本文利用数值模拟对设计测试过程进行仿真计

算，评估以上因素对测试结果的影响，并验证所提方

法的可行性。采用数值分析软件 COMSOL 根据探头
结构与土中热传导特性，建立二维轴对称模型（图 2）
对测试过程进行热传导分析。 

 

图 2 原位热物性测试数值模型 

Fig. 2 Numerical model for in-situ thermal conductivity tests 
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2.1  几何模型及边界条件 

为排除计算边界对探头传热过程的影响，根据测

试时间及加热功率，选取长 300 cm，宽 30 cm的土层
为计算区域，如图 2所示。采用固体传热模块，基于
1.1节中的尺寸设计，建立热传导 CPT探头后接一节
探杆置于土中的几何模型。因热探头释放的热量相对

较小，其轴向热传递影响范围较为有限，当加热片位

于锥尖后的第一节内时，共建立两节探杆即可代表任

意深度中的传热情况。探头长度相对于土层厚度较小，

假设其周围土体均匀，热物性不变。 
根据探头几何特征与土中热传导特点，选取计算

域左边为轴对称传热边界，其他边界为绝热边界。整

体模型初始温度设为 20℃。探头整体与周围土体接触
良好，忽略其接触热阻。 
2.2  模型参数及测试工况 

模型所用材料物理参数表 1所示，其中加热片、
回填材料和金属外壳材料参数由生产厂家提供，土体

参数选取为现场土样代表值。通过第一节内加热片层

（即图 2中标红网格区域）向探头及周围土体放热。
其加热功率设置为分段函数，在 0～120 s体加热功率
为 200 W，120～1000 s功率变为 0 W。在加热片的中
心（图 2中 E点）位置放置点探针，记录探头中部的
温度变化曲线；在加热模块周围的边界 AB、BC、CD、
DA 上设置热流轴对称面积积分，研究探头轴向与径
向热流分布。 

表 1 模型热物性参数表 

Table 1 Summary of thermal properties of numerical model 

材料 热导率 
/(Wûm-1ûK-1) 

比热容 
/(Jûkg-1ûK) 

密度 
/(kgûm-3) 

空气 0.026 1015 1.16 
加热片 24.2 869 2548 
回填材料 0.23 1050 2200 
金属外壳 46 900 2700 
土体 — 900 2000 

注：研究对土体进行参数化扫描研究，每组热导率间隔为 0.3 

W/(mûK)，范围为 0.6～2.7 W/(mûK)。 

2.3  计算结果及分析 

（1）温度场发展及热流传递规律 
图 3 给出了土体热导率为 1.8 W/(mûK)时测试过

程中典型时刻加热模块前端与末端的温度分布，其中

白色箭头的长度与方向表示热通量的相对大小与方

向。图 3（a），（b）表明：加热过程结束时刻（120 s），
热量还主要存在于探头金属外壳之内，对周围土体温

度场的影响范围较小，约 5 mm。热探头内部热量主
要集中于加热片。加热片上下两端有着较为明显的轴

向热流（图上箭头所示）。这是由于与其相接的锥尖和

探杆都有较好的导热性能，且加热片短时发热造成了

较大的温度差，增强了轴向传热。但轴向传热在探头

中部（10～95 cm）处已不再显著，基本以径向传热为
主。 
图 3（c）～（f）表示加热片温度随时间急剧下

降，热探头内部的温度场趋于均匀。热流箭头的方向

分布表明：随着时间的增长，探头两端的轴向传热区

域有一定的扩展，但此轴向传热主要存在于金属外壳

内部。而外壳外部与土体接触的区域，温度传递仍以

径向为主。整体上，200，500 s时刻热探头内部的温
度有显著下降，加热片与其周围介质的温度差也显著

下降，轴向传递的能量较少。 
图 4展示了图 2中 ABCD区域各边界在整个传热

过程中的热流功率与累计热流通量。虽然加热片发热

功率一定，但由于其有一定热熔和上述端部传热存在，

CD 边向外侧传递的热流功率并未达到加热功率，停
止加热后，加热片继续向外放热，但功率显著下降。

其余边界也有热流出，BC、DA边界因长度远小于 CD，
其通量远小于 CD 边。而 AB 边外侧为热熔较小的空
气，且临近轴对称换热边界，其换热量也远小于 CD
边。图 4虚线统计了各边界的累计热流量占比，热流
主要从 CD边流出，占 99.7 %。因此，本研究探头的
实际传热基本符合线热源假设，端部传热效应并不显

著。 
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图 3 典型测试温度场与热流场分布云图（土体热导率 1.8 W/(mûK)） 

Fig. 3 Distribution of temperature fields and heat flows of a typical test in 1.8 W/(mûK) soil 

图 4 探头各边界热流分布变化 

Fig. 4 Variation of heat flows though each boundary of probe 

（2）土体热导率参数求解 
图 5给出了土体热导率 1.8 W/(mûK)时 E点记录

的温度变化曲线，其温度在 120 s时达到峰值之后下
降。利用消散段曲线，根据式（7）进行参数拟合，从
而得到拟合的温度消散曲线（图 5中虚线），拟合效果
较好。消散至 1000 s时，E点温度为 21℃，而选用拟
合参数 d为 1.23，e为 0.0438，根据公式（8）可得拟
合地温为 20.13℃。以 120 s为起点，依据式（6）即
可计算土体热导率随时间的变化，如图 6所示。可以
看出，在开始消散时，反演热导率高估了真实值，是

因为式（6）的计算值是由式（5）去掉最后一项近似
得到。因此，在温度消散初期即 t较小时，忽略式（5）
末项高估了λ值。而随着时间增长，此项对热导率计
算的影响逐渐消失，计算热导率趋于定值，最终在

1000 s 时，由拟合曲线求得的土体热导率为 1.73 
W/(mûK)。 

图 5 拟合温度消散与初始地温 

Fig. 5 Fitted temperature dissipation and initial ground  

temperature 

图 6还展示了若用原消散曲线和初始地温反演得
到的土体热导率，其主要趋势与拟合曲线一致，但最

终求得土体热导率为 1.53 W/(mûK)，比真实值偏小。
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这是由于本探头在消散开始前的加热段，一部分热量

先行扩散进入周围土体，对初始地温场造成扰动，温

度有所升高。在此条件下，消散过程的实际温度比理

论假设略高，因此式（6）中 T 值偏大，造成了计算
热导率偏小。而拟合方法有效地抵偿了前期热流引起

的误差，求得近似真实值的土体热导率。 

图 6 土体热导率计算 

Fig. 6 Calculated results of thermal conductivity of soil 

表 2总结了土体热导率在 0.6～2.7 W/(mûK)范围
内的拟合消散与原消散曲线反演的土体热导率及相对

误差。结果表明，拟合法在热导率为 0.9～2.7 W/(mûK)
的土中效果较好，最大误差 11%，而测试低热导率土
体时（不大于 0.6 W/(mûK)），本文方法计算结果偏高；
原消散曲线计算值在热导率低于 1.2 W/(mûK)时偏高，
高于此值时偏低。这是由于热导率 λ较低时，公式（5）
中最后一项偏大，因此需要更长的消散时间 t 来使公
式（6）的近似成立，因此计算结果高于真实值。在热
导率较低时，两种方法均产生了一定误差，且因真实

值较小，相对误差较大。 
表 2 参数化扫描结果 

Table 2 Summary of parametic sweep results 
土体热导率

/(Wûm -1ûK -1) 
拟合消散热导率

/(Wûm -1ûK -1) 
误差 
/% 

原消散热导率

/(Wûm -1ûK-1) 
误差 
/% 

0.6 0.85 42 0.89 48 
0.9 1.00 11 1.02 13 
1.2 1.21 1 1.20 0 
1.5 1.46 -2 1.37 -9 
1.8 1.73 -4 1.53 -15 
2.1 2.05 -2 1.70 -19 
2.4 2.37 -1 1.85 -23 
2.7 2.79 3 2.00 -26 

注：误差为（拟合值-真实值）/真实值，+表示高估，-表示低

估。 
若延长观测的消散时间，即使增大 t来消除因λ较

小引起的误差，其结果如图 7所示。可以看出，计算
热导率随消散时间增长不断接近于真实值，但在 1000 
s 处还有较大误差，在 2000 s 处其值 0.572 W/(mûK)
才可作为反演的热导率结果。因此，本方法在导热性

较差的土体中，需要更长的测试时间，或者提出改进

的反算方法才能兼顾测试效率与准确度。 

图 7 温度消散 2000 s曲线与热导率计算（真实值 0.6 W/(mûK)） 

Fig. 7 Temperature dissipation for 2000 s and calculated thermal  

.conductivity of soil (true value 0.6 W/(mûK))  

3  现场测试对比分析 
3.1  场地描述及测试 

依照上述对探头的设计思路，研发的热传导 CPT
探头及加热装置和数据采集仪如图 8（左）所示。热
传导探头后端尺寸与国产 CPT探杆尺寸一致，可共用
连接杆，并可安装于通用 CPT测试贯入设备及车辆。
采用东南大学岩土工程研究所引进的美国

Vertek-Hogentogler 贯入装置进行热传导 CPT 探头原
位试验（图 8（右）），场地位于南京东南大学九龙湖
校区的试验基地。 
根据场地工程勘察报告，场地位于秦淮河漫滩地

貌单元上，地形平坦，地下水深 1.0 m左右，其迳流
缓慢。地表以下 2.9 m为杂填土，2.9～4.3 m为黏土，
4.3～11.5 m为一层较厚的淤泥质粉质黏土层。粉质黏
土层分布较为均匀，且渗透性较差，可以排除地下水

渗流对探头传热的影响，选作为现场测试层。对该测

试土层取 3个原位土样，用 DZDR-S型瞬态平面热源
导热仪进行热物性室内测试，测得土样平均热导率 Lλ
为 1.15 W/(mûK)。 
热探头贯入操作按照传统 CPT的操作要求进行，

探头以2 cm/s的速度均匀贯入探头至5.3 m深处土体。
待温度读数稳定，记录初始值为 20.4℃，随后开始加
热测试。 
3.2  测试结果分析 

现场土体温度升高和消散的测试与拟合曲线如图

9 所示，拟合曲线与实际消散曲线重合较好，能较好
地反映实际温度消散规律。 
图 10 对比了现场/拟合消散曲线所计算的热导率

值与取样测试值的关系。原曲线与拟合曲线计算热导

率值在 1000 s 时分别稳定在 1.03 W/(mûK)与 1.28 
W/(mûK)。 
消散前的加热段对初始地温场产生了一定扰动，

造成原消散曲线计算值小于室内测试值，与 2.3节中 
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图 8 热传导 CPT测试系统与现场测试 

Fig. 8 Heat conduction CPT probe system and field application 

数值模拟分析规律一致。拟合法算得的热导率较高，

比室内测试值 Lλ 高 11%，这可能说明取样测试法低估
了土体实际的换热能力。事实上，原位土体因受到上

覆土压力作用，未经扰动时密度较大，其孔隙比较小，

土颗粒接触紧密，有利于热量传递；土体取样与室内

热导率测试过程中经历应力卸载与扰动导致水分散

失，可能造成土体换热能力下降，从而造成了原位测

试值略高于室内试验结果。 

图 9 现场测试与拟合温度消散曲线 

Fig. 9 In-situ test and fitted temperature dissipation 

图 10 现场土体热导率计算 

Fig. 10 Calculation of thermal conductivity of in-situ soil 

4  结    论 
根据目前工程领域对原位土体换热性能评估的需

求，研发了一种热传导 CPT探头及配套的测试方法，
试验分析得到得到以下 3点结论。 
（1）瞬时线热源理论是热传导 CPT的理论基础，

它准确地描述探头温度消散与周围土体热导率之间的

关系。根据该理论分析设计了探头具体尺寸参数，确

定了先施加热流后观测温度消散的测试方法，给出了

土体原位热导率计算方法。 
（2）对探头测试过程及热导率计算进行数值模拟

验证，表明探头传热符合线热源理论假定，验证了热

传导 CPT 测试方法在大部分土体中（大于 0.6 
W/(mûK)）的有效性。对于热导率较低的土体，由简
化的理论公式求得热导率将高于真实值，采用适当延

长温度消散记录时间可有效提高测试精度。 
（3）现场测试与室内取样测试结果对比发现，原

位土体热导率略高于室内测试值，说明取样扰动会降

低土体换热性能，与现有研究成果相吻合。本文提出

的热传导 CPT测试技术，具有理论完善，测试准确，
高效经济等特点，可在能源地下结构、地下管道等工

程的土体热传导原位测试中推广应用。 
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有限土体下考虑土拱效应的非极限主动土压力解 
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摘  要：以挡土墙后有限范围黏土为研究对象，考虑非极限状态下的土拱效应，并采用塑性上限理论求得的破裂面夹
角和多滑裂面假设得到的侧向土压力系数变化规律，推导了有限土体的主动土压力解析式，该公式也可退化为半无限

宽度的主动土压力公式。与模型试验相比，所提理论解与试验值取得了较好的一致性，证明了解析解的合理性。进一

步参数分析表明：破裂面夹角随土体内摩擦角ϕ呈线性增长；随有限土体宽高比 /B H 减小而小幅增加；与地下室挡墙
外摩擦角和内摩擦角的比值 /α ϕ 呈正相关，而与基坑挡土墙外摩擦角和内摩擦角的比值 /δ ϕ 呈负相关；在 /α ϕ 大于

或略小于 /δ ϕ 时，破裂面夹角随位移比η 单调增加，而当 /α ϕ 远小于 /δ ϕ 时，破裂面夹角随η 增加先增大后减小。
主动土压力随 /B H 减小而单调降低，其分布由子弹形逐渐转变为钟形；主动土压力值与 /δ ϕ 、 /α ϕ 和ϕ都呈负相关，
且随 /δ ϕ 与ϕ的增加非线性逐渐增强。 
关键词：有限黏土；主动土压力；土拱效应；非极限状态 
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Method to calculate active earth pressure considering soil arching effect               
under nonlimit state of clay 

XU Ri-qing1, 2, XU Ye-bin1, 2, CHENG Kang1, 2, FENG Su-yang1, 2, SHEN Shuo1, 2 
(1. Research Center of Coastal and Urban Geotechnical Engineering, Zhejiang University, Hangzhou 310058, China; 2. Zhejiang 

Provincial Engineering Technical Center of Urban Underground Space, Hangzhou 310058, China) 

Abstract: By taking the limited range of clay behind the retaining wall as the research object, considering soil arching effect 

under non-limit state, and adopting the angle of the fracture surface obtained by the plastic upper limit theory and the variation 

law of lateral earth pressure coefficient obtained by hypothesis of multiple slip surfaces, an analytical formula for the active 

earth pressure of finite soil is derived. The expression can also be reduced to the formula for the active earth pressure with 

half-infinite width. Compared with that of the model test, the proposed theoretical solution is in preferably consistency with the 

experimental value. So the rationality of the analytical solution is proved. Further parameter analysis shows that the angle of the 

rupture surface increases linearly with the friction angle of the soil. The angle of the rupture surface increases slightly as the 

aspect ratio of the limited soil /B H  decreases. The angle of the rupture surface and the ratio of the outer friction angle of the 

basement retaining wall to the inner friction angle /α ϕ  are positively correlated. The angle of the rupture surface and the 

ratio of the outer friction angle of the foundation pit retaining wall to the inner friction angle /δ ϕ  are negatively correlated. 

When /α ϕ  is greater than or slightly less than /δ ϕ , the angle of the rupture surface increases monotonically with the 

displacement ratio η . And when /α ϕ  is much smaller than /δ ϕ , the angle of the rupture surface increases first and then 

decreases with the increase of η . The active earth pressure decreases monotonously with the reduction of /B H , and its 

distribution gradually changes from bullet shape to bell shape. The value of active earth pressure is negatively correlated with 
/δ ϕ , /α ϕ  and ϕ , and the nonlinearity of active earth pressure curve gradually increases with the increase of /δ ϕ  and ϕ . 

Key words: finite clay; active earth pressure; soil arching effect; nonlimit state  

0  引    言 
近年来，随着城市地下空间的蓬勃发展，地下建

筑物日益密集，基坑挡土墙墙后土体往往并不能满足

半无限土体的条件。相比于半无限土体，有限宽度土
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体对基坑挡土墙的主动土压力会偏小许多[1-8]，因此有

必要对有限宽度土体主动土压力进行深入研究，以建

立更完善的有限主动土压力理论，用以指导相关的基

坑工程挡土墙设计。 
在实际工程中，基坑挡土墙的位移往往未达到主

动极限状态，土体的内外摩擦角未能完全发挥，直接采

用极限状态参数并不合理。卢坤林等[9]、胡俊强等[10]、

徐日庆等[11]通过引入土体内摩擦角和黏聚力与墙体

位移比的变化关系，分别建立了半无限土体下下砂性

土与黏性土的非极限主动土压力计算方法，能够较好

地反映挡土墙后的主动土压力值。为了考虑土体单元

应力偏转的影响，引入土拱效应对于求解土压力具有

重要意义，1936年 Terzaghi[12]通过活动门试验首次证

明了土拱效应的存在。土拱效应是土体在自重与荷载

作用下产生不均匀变形，而使得一定范围内土体出现

应力重分布的土体内部作用。涂兵雄等[13]通过考虑土

拱效应的影响，推导了半无限条件下黏性土的主动土

压力解，使得土压力计算方法与实际情况更为相符，

但其假定破裂面夹角为 45° / 2ϕ+ 这一固定值，具有

一定的局限性。 
针对挡土墙后有限土体的主动土压力，目前已有

多位学者进行了相关研究。高印立等[1]基于土的塑性

上限理论求解破裂面夹角，并分析了有限土压力解与

朗肯土压力解的差异，但其忽略了墙土接触处与滑裂

面处的摩擦力与黏聚力。杨明辉等[3]对平动刚性挡墙后

砂土破坏模式进行了试验，结果表明：土体滑裂面随

宽度增加而外移，之后趋于稳定，稳定后的滑裂面仍

位于库仑滑裂面内侧。王闫超等[4]采用薄层单元法推

导了无黏性土的有限土压力计算公式，与数值计算结

果取得了较好地一致性，分析表明土体极限破裂角与

参数有关，但其未考虑土拱效应的影响。赵琦等[5]基

于主应力旋转概念求解了侧向土压力系数，由此推导

得到有限土体主动土压力解，但其认为侧向土压力系

数与土体宽高比无关，存在一定的不合理性。应宏伟

等[6-8]通过 ABAQUS对有限宽度土体进行研究，结果
表明随着土体宽高比的减小，其内部将形成多道滑裂

面，且侧向土压力系数将随土体宽度的增大而增大，

并逐渐趋于稳定，但其未考虑非极限状态与土拱效应

的影响。 
通过上述讨论可知目前关于临近地下室的主动土

压力计算公式仍存在不足，有待于进一步的研究。本

文在前人研究的基础上，以平动挡土墙后有限范围黏

土为研究对象，考虑非极限状态下土拱效应的影响，

并采用基于土的塑性上限理论得出的破裂面夹角，通

过将有限土体分为两个分离体进行薄层单元受力分

析，得到了有限土体的主动土压力解析式。与半无限

土体和有限土体土压力试验结果对比，本文解均能较

好地反映实际结果，进一步分析相关参数变化对破裂

面夹角与主动土压力的影响，可为相关工程设计提供

一定参考。 

1  有限土体主动土压力推导 
由于研究对象为基坑挡土墙后的有限土体（图

1），则应有土体破裂面与地下室挡墙交点到地面的距
离 0h > ，其值为 

tanh H B β= −   。            (1) 
式中  B为有限土体宽度；H 为基坑挡土墙高度；β
为土体破裂面与水平面夹角； 0H 为地下室挡墙高度。 

 

图 1 挡土墙后有限土体示意图 

Fig. 1 Schematic diagram of finite soil behind retaining wall 

墙后有限土体的楔形滑裂体可分为Ⅰ区（矩形）

与Ⅱ区（三角形）两个分离体进行分析。对于Ⅰ区，

其薄层单元宽度固定为B；对于Ⅱ区，土体薄层单元

宽度为 ( )cotzB H z β= − 。当 0h = 时，墙后土体只有

Ⅱ区，即与半无限土体相同。 
为了简化理论推导，可作如下假设：①墙后黏土

为单一土层，其黏聚力和内摩擦角分别为 c与ϕ；②
地下室挡墙不产生位移，基坑挡土墙位移模式为平动，

其水平位移设为 zS ；③墙后黏土及黏土与墙背间的抗
剪强度满足莫尔–库仑准则，基坑挡土墙和地下室挡墙
与土体之间的外摩擦角分别设为δ 和α ；④假定墙土
黏聚力与内外摩擦角的规律相同，即挡土墙与土体的

黏聚力为 w tan / tanc c δ ϕ= ，地下室与土体的黏聚力

为 d tan / tanc c α ϕ= ；⑤墙顶土体与挡土墙在同一水

平线上，且上部附加荷载均匀分布，设为 0q ；⑥墙后
破裂面与地下室外墙相接，即有 0H h> ；⑦墙后黏土

的土拱为小主应力拱，土拱形状为圆弧形；⑧不考虑

土体薄层单元的层间剪应力。 
1.1  非极限状态下的内摩擦角与黏聚力 

非极限状态是指挡土墙产生位移而使其后土体的



364                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

内摩擦角与黏聚力逐渐发挥的过程。徐日庆等[11]通过

坐标平移，研究得出了黏性土内摩擦角发挥值 mϕ 随位

移比变化的规律： 

msin =ϕ  
f f 0 0 0

f f 0 0 0

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

R R K K K
R R K K K

η ϕ η ϕ η
η ϕ η ϕ η

− + − + + + − −
− + + + − + + −

。

(2) 
式中  fR 为破坏比，其取值范围为 0.75～1.00；土的
内摩擦角初始值可采用 Federico等[14]的研究成果，取

0ϕ =  0.64ϕ ，则土体的初始侧向压力系数为 0K =  
(1 0.64 ) /(1 0.64 )ϕ ϕ− + ； η 为墙体位移比，其值为

a= /zS Sη ， zS 为某主动状态下墙体的位移， aS 为主
动极限状态下墙体的位移，根据《基坑工程手册》[15]，

黏性土的 aS 约为挡土墙高的 0.4%～1.0%。 
对于基坑挡土墙与土体之间的外摩擦角发挥值

mδ ，在平动模式下，Fang等[16]与 Matsuzawa等[17]分

别通过模型试验与数值模拟得出δ 随位移比呈线性增
长，然后保持一个恒定值的结论。其取值可采用

Chang[18]提出的公式： 

m 0 0tan tan (tan tan )δ δ η δ δ= + −   。  (3) 
初始外摩擦角 0δ 可取为 / 2ϕ [18]，δ 为实测值，在

缺乏资料时可取 =2 / 3δ ϕ [19]。 
对于地下室挡土墙与土体之间的外摩擦角 mα 也

有相同的结论。 
对于基坑挡土墙与地下室和土的黏聚力发挥值

wmc 和 dmc 可假定其分别为 
wm w mtan / tanc c δ δ=   ，       (4) 

dm d mtan / tanc c α α=   。        (5) 
1.2  非极限状态下土拱效应分析 

（1）矩形区土拱效应分析 
由图 2中几何关系可知： 

Am Bm/(cos cos )R B θ θ= +   。    (6) 

图 2 有限土体下Ⅰ区小主应力轨迹线示意图 

Fig. 2 Schematic diagram of minor principal stress trajectory in  

.rectangular region under finite soil 

根据图 3的应力莫尔圆可求得有限土体两侧的主
应力偏转角分别为 

[ ]
[ ]

Am m m m

Bm m m m

π / 2 arcsin(sin / sin ) / 2 

π / 2 arcsin(sin / sin ) / 2 

θ δ ϕ δ

θ α ϕ α

= − − 


= − − 

，

。
  (7) 

图 3 挡土墙后土体应力莫尔圆 

Fig. 3 Mohr circle for stress behind retaining wall 

考虑到黏土的黏聚力，参照徐日庆等[11]的方法，

将坐标右移一定单位，其值为 
0m m m= cotcσ ϕ   。             (8) 

新坐标下微分单元体的竖向应力和水平向应力分

别为 
2 2

vm am 1m
2 2

wm am 1m 

(sin cos )  

(cos sin )

K

K

σ θ θ σ

σ θ θ σ

′ ′= + 


′ ′= + 。

，
    (9) 

式中， amK 为朗肯主动土压力系数，其值为 
am m m(1 sin ) /(1 sin )K ϕ ϕ= − +   。  (10) 

新坐标下平均竖向应力为 
m

vm md /
ABl

V V B
B

σ
′

′ ′= = ∫  

Bm

Am

π 2 2
am 1m

1 (sin cos ) sin dK R
B

θ

θ
θ θ σ θ θ

−
′= +∫  

3 3
Am Bm

1m am
Am Bm

cos cos1 ( 1)
3(cos cos )

Kθ θ
σ

θ θ
 +′= + − + 

 。 (11) 

则侧向土压力系数 awnm1K 为 
wm wm 0m

awnm1
vm vm 0m

K σ σ σ
σ σ σ

′ −
= =

′ −
 

2 2 m
Am am Am

0 m m
3 3

Am Bm m
am

Am Bm 0 m m

(cos sin )
( ) tan

cos cos1 ( 1)
3(cos cos ) ( ) tan

cK
z q c

cK
z q c

θ θ
γ ϕ

θ θ
θ θ γ ϕ

+ −
+ +

=
+

+ − −
+ + +

。

(12) 
（2）三角形区土拱效应分析 
由图 4中几何关系可知： 

Am Cm/(cos cos )zR B θ θ= −   ，   (13) 

滑裂体两侧的主应力偏转角分别为 
[ ]Am m m m

Cm m

π / 2 arcsin (sin / sin ) / 2
π / 4 / 2  

θ δ ϕ δ

θ ϕ β

= − − 


= − + 

，

。
(14) 

新坐标下平均竖向应力为 
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m
vm md /

AB
zl

z

V V B
B

σ
′

′ ′= = ∫  

Cm

Am

2 2
am 1m

1 (sin cos ) sin d
z

K R
B

θ

θ
θ θ σ θ θ′= +∫  

3 3
Am Cm

1m am
Am Cm

cos cos1 ( 1)
3(cos cos )

Kθ θ
σ

θ θ

 −′= + − − 
  。 (15) 

则侧向土压力系数 awnm2K 为 
wm wm 0m

awnm2
vm vm 0m

= =K σ σ σ
σ σ σ

′ −
′ −

 

2 2 m
Am am Am

0 m m
3 3

Am Cm m
am

Am Cm 0 m m

(cos sin )
( ) tan

cos cos1 ( 1)
3(cos cos ) ( ) tan

cK
z q c

cK
z q c

θ θ
γ ϕ

θ θ
θ θ γ ϕ

+ −
+ +

=
−

+ − −
− + +

。

 (16) 

图 4 有限土体下Ⅱ区小主应力轨迹线示意图 

Fig. 4 Schematic diagram of minor principal stress trajectory in  

.triangular area under finite soil 

1.3  破裂面角与被动土压力增强系数 

对于破裂面角与被动土压力系数，本文参照应宏

伟等[6-7]文中的方法，假定有限宽度土体将会出现多道

潜在滑裂面，其计算模型如上图 5所示。 

图 5 计算模型示意图 

Fig. 5 Schematic diagram of model  

当基坑挡土墙后为半无限土体时，仅有一道滑裂

面，即满足 

1 c c
1

cotBn n
h

β= =≥   。       (17) 

记 1β 为第一道滑裂面夹角，作用在 1h 上的被动土
压力合力为 1F ，相应的主动土压力系数为 1K 。按照经
典库仑理论，使主动土压力系数 1K 达到极小值 cK 的
滑裂面角 1β 即为库仑滑裂面角 cβ ，其中 cK 与 cβ 分别
为 

2

c 2

cos
cos [1 sin sin( ) / cos ]

K ϕ
δ ϕ δ ϕ δ

=
+ +

 ， (18) 

2
c

tan=arctan tan tan
tan( )

ϕ
β ϕ ϕ

ϕ δ

 
+ + 

+ 
 。 (19) 

当土体宽高比减小刚进入有限土体时，将产生第

二道滑裂面，此时满足 

2 c c
2

=cotBn n
h

β= ≥   。        (20) 

记 2β 为第二道滑裂面夹角，作用在 2h 上的主动土
压力合力为 2F ，相应的主动土压力系数为 2K 。 
取梯形滑裂体进行分析，如图 6所示，水平向与

竖向的平衡方程如下： 
1 m 1 2 1

1 m 2 m m 1 1

tan cos sin  
tan tan tan sin cos

F R F R
F F R R G Q

ϕ β β

δ α ϕ β β

+ = + 
+ + + = + 

，

。

(21) 
令 2 1 1=h hξ ，则有 

1
1

1

1
tan

n
ξ

β
−

=   。          (22) 

由式（21）与（22）可推得 
2

1 12
1 2 1 2 1

1 2
1 11

2
2

FA B
F h A K BK

C Ch
γ

γ

+
+

= = =   。  (23) 

式中， 
2 3 2

1 1 m m 1 1 m m
2 2

1 1 1 m 1 1 1 m

m m 1 1 m m

( )(tan tan ) (1 tan tan )

(1 ) tan (1 ) (1 tan )
(tan tan )(1 ) (1 tan tan ) 

A n

B n n Q n
C n

ξ ξ ϕ α ξ ϕ α

ξ ϕ ξ ξ ϕ

δ ϕ ξ ϕ δ

= − − + +

= − − + + − −

= + − + −

，

，

。

 

 

图 6 滑裂体受力分析图 

Fig. 6 Forces acting on sliding soil mass 

对于楔形体满足库仑理论的求解条件，由此可知

此时 2 c=β β ， 2 c=K K ，代入式（23），并将 1K 对 1ξ 进
行求导，导数为零的点即为主动土压力系数 1K 的极值
点，由此也可得到相应的最危险滑裂面角 1β 。 
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1 c 1 1 1 c 1 11
2

1 1

( ) ( )d
0

d
C K A B C K A BK

Cξ
′ ′ ′+ − +

= =  ， (24) 

式中， 2
1 1 m m 1 1 m(2 3 )(tan tan ) 2 (1 tanA nξ ξ ϕ α ξ ϕ′ = − − + + ⋅  

2
m 1 1 1 m mtan ) 2 tan (tanB n n Q Cα ξ ϕ δ′ ′= − − − = − +， ，  

mtan )ϕ 。 

当有限土体宽度进一步减小时，将使 2n 也不再满
足 2n ≥ cn 的条件，此时将产生更多的滑裂面，假设共
产生 n组滑裂面，第 i组滑裂面底部相应的深度为 ih ，
相应的滑裂面倾角为 iβ ，主动土压力合力为 iF ，则有 

1

2

 

 

2
 

i
i

i
i

i

i
i

i

Bn
h
h
h

FK
h

ξ

γ

+


= 


= 



= 


，

，

。

              (25) 

由此得到更一般的主动土压力系数为 

1
2

1 1
2

2
2

i
i i

i i i i i
i

i ii

FA B
F h A K BK

C Ch
γ

γ

+

+ +

+
+

= = =  ， (26) 

式中， 2 3 2( )(tan tan ) (1 tani i i m m i i mA nξ ξ ϕ α ξ ϕ= − − + + ⋅  
2 2tan ) (1 ) tan (1 ) (1

tan ) (tan tan )(1 ) (1 tan tan )
m i i i i m i i i

m i m m i i m m

B n n Q n
C n

α ξ ϕ ξ ξ

ϕ δ ϕ ξ ϕ δ

= − − + + − − ⋅

= + − + −

，

， 。

    由于 c=nK K 为确定值，由此可先将 1nK − 对 1nξ − 求

导，并逐步对 2nK − ，…， 1K 求导，最终可解得 1K 与 1β ： 

1 1 1 1 1 1 1
2

1 1

d ( ) ( )
0

d
n n c n n n c n n

n n

K C K A B C K A B
Cξ

− − − − − − −

− −

′ ′ ′+ − +
= = 。 

(27) 
设半无限土体下得到的主动土压力系数和破裂面

角为 cK 与 cβ ，在有限土体B宽度下得到的主动土压
力系数和破裂面角为 BK 与 Bβ ，令有限土体主动土压
力减弱系数λ为 

c
= BK

K
λ   。              (28) 

1.4  隔离体静力平衡方程推导 

（1）矩形区静力平衡方程 
根据图 7的薄层单元受力分析图，分别建立竖向

及水平向微分方程为 

wm dm

wm wm m dm dm m

vm vm vm

d d 0 
( tan )d )( tan )d

d ( d ) 0  

z z
c z c z
B z B B

σ σ
σ δ σ α

γ σ σ σ

− = 
+ + + −
− + + = 

，

。

 

(29) 
由于 awnm1K 随 z发生变化，不易积分，本文参照

赵琦[5]的方法，将主动土压力系数进行坐标变换，令

awnm1K ′ 为 

2 2
Am am Am

awnm1 3 3
Am Bm

am
Am Bm

(cos sin )
cos cos1 ( 1)
3(cos cos )

KK
K

θ θ
θ θ
θ θ

+
′ =

+
+ −

+

 。 (30) 

awnm1K 与 awnm1K ′ 的关系为 
awnm1 0m

awnm1 awnm1
vm

( 1)
=

KK K σ
σ

′ −′ +   。   (31) 

图 7 Ⅰ区薄层单元受力分析图 

Fig. 7 Forces acting on thin layer element of zone Ⅰ 

由此可求得微分方程为 
vm

vm
d

=0
d

M N
z

σ
σ+ +   ，      (32) 

式中， awnm1
m m(tan tan )KM

B
δ α

′
= + ， m awnm1

m

( 1)
tan

c KN
B ϕ

′ −
= ⋅  

m m wm dm
1(tan tan ) ( )c c
B

δ α γ+ + + − 。 

vm 1= e Mz NC
M

σ − −   。          (33) 

对于黏性土，由于存在黏聚力 c，其上部土体存
在张拉裂缝，设为 0h ，其值为 

0m
0 2 2

m Am am Am

1= 1
tan cos sin

qch
Kγ ϕ γθ θ

 
− −  + 

 。(34) 

当 0h h> 时，由于靠近挡土墙侧土体开裂，墙对

土体没有作用力，由水平向力的平衡可知，地下室挡

墙对土体也无法向作用力。因此，对于开裂高度为 0h
的土体的受力分析图如图 8所示。 

图 8 开裂区土体受力分析图 

Fig. 8 Stresses acting on soil in cracking zone 

由此可得在 0z h= 时， vm1 0 0 dm 0 /h q c h Bσ γ= + − ，

进而求得平均竖向应力为 

0
vm 0 0 dm 0 / eMh MzN Nh q c h B

M M
σ γ − = + − + − 

 
 。 (35) 

（2）三角形区静力平衡方程 
根据图 9的薄层单元受力分析图，分别建立竖向

及水平向微分方程为 
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wm m m m m

wm wm m m m m vm

m vm vm

d d ( tan )co t d 0 
( tan )d ( tan )d

co t d ( d )( cot d )
( cot d / 2)d 0 

z

z

z

z z c z
c z c z B

z B z
B z z

σ σ σ ϕ β
σ δ σ ϕ σ

σ β σ σ β
γ β

− + + = 
+ + + − +


+ + − − 
− = 

，

。

 

           (36) 

 

图 9 Ⅱ区薄层单元受力分析图 

Fig. 9 Forces acting on thin layer element of zoneⅡ 

同样对主动土压力系数 awnm2K 进行坐标变换： 
2 2

Am am Am
awnm2 3 3

Am Cm
am

Am Cm

(cos sin )
=

cos cos1 ( 1)
3(cos cos )

KK
K

θ θ
θ θ
θ θ

+
′

−
+ −

−

 。 (37) 

awnm2K 与 awnm2K ′ 的关系为 
awnm2 0m

awnm2 awnm2
vm

( 1)KK K σ
σ

′ −′= +   。   (38) 

由此可求得微分方程为 
vm

vm
d

=0
d

P Q
z H z H z

σ
σ γ+ + −

− −
  ，  (39) 

式中， 

awnm2 m
awnm2 m

m

m awnm2 m
m

m m

m m
wm m

m

vm 2

(1 tan tan )
tan tan 1

1 tan cot

( 1) 1 tan tantan tan
tan 1 tan cot

(cot tan )
       tan ( ) 

1 tan cot

( ) ( )  
1

P

KP K

c KQ

c c c

QC H z H z
P P

ϕ β
δ β

ϕ β

ϕ β
δ β

ϕ ϕ β

β ϕ
β

ϕ β
γ

σ

′ + ′= + − − 
′  − +

= + +  −  
+ + + − 


= − + − − − 

，

，

。

 

    (40) 
当 tanh H B β= − ≥ 0h 时，由矩形区与三角形区

在边界处竖向应力相等，可得：在 tanz H B β= − 时

的竖向应力为 
( )tan0dm 0

vm 0 0 eM h H Bc h N Nh q O
B M M

βσ γ − + = + − + − = 
 

。(41) 

可求得平均竖向应力为 

vm
tan ( )

1 tan 1

PB Q H z H z QO
P P B P P

γ β γ
σ

β
 − − = − + + −  − −  

。 

    (42) 
当 0h h< 时，同样地挡土墙对土体没有作用力，

由图 8 可知，在 z h= 时， vm0 0 dm /h q c h Bσ γ= + − 。

取梯形开裂段土体进行受力分析，如图 10所示。 

 

图 10 开裂区土体受力分析图 

Fig. 10 Stresses acting on soil in cracking zone 

由此可解得在 0z h= 时，竖向应力为 

0 0 dm
vm 0

0

( tan )1 (
cot 2

Bh q B c B H B h
H h

γ β γ
σ

β
+ − −

= − −− 
 

2 m
m 0

m

1 tan tan
tan ) ( tan )

tan tan
H B c h H B β ϕ

β β
β ϕ

 +
+ − − + + −

]tan ) Rβ =   。                          (43) 

进而可求得平均竖向应力为 

0
vm

0

( )
1

P
H hQ H zR

P P H h
γ

σ
 − − = + − +  − −  

 

( )   
1

QH z
P P

γ
− −

−
。               (44) 

1.5  挡土墙后侧向主动土压力 

由于黏土在上部存在张拉裂缝，因此其侧向土压

力可分为以下两种情况： 
当 0tanh H B hβ= − ≥ 时，挡土墙后的侧向土压力

为 

0dm 0
awnm1 0 0

0

wm
awnm2

e

                                               ( ) 

= tan
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Mh Mz
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                ≤ 。





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(45) 
    当 0tanh H B hβ= − < 时，挡土墙的侧向土压力为 

( )
0

0
wm awmn2

0

0
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1

( )                 ( ) 
1

P
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H hQ H z QK R
P P H h P
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≤ 。

 (46) 
1.6  主动土压力合力及其作用点位置 

当 0tanh H B hβ= − ≥ 时，挡土墙后主动土压力合

力为 
( ) ({ 0 tanawnm1

a wm 0 00
d 1 e

H M h H BKE z h q
M

βσ λ γ− +′  = = − + −∫
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挡土墙后主动土压力倾覆力矩为 
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  。                      (48) 

    当 0tanh H B hβ= − < 时，挡土墙后主动土压力合

力为 

awnm2 0 0
a wm0
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(49) 
挡土墙后主动土压力倾覆力矩为 
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挡土墙后主动土压力合力作用点距离挡土墙底部

为 ah ，其值可按下式计算： 
a

a
a

Mh
E

=   。              (51) 

1.7  极限破裂角求解 

对于极限破裂角，采用塑性上限理论求解，即求

ad / d 0E β = 时的 β 值，本文先求出其隐函数式，再通
过软件进行计算。 

2  与模型试验结果对比分析 
2.1  与半无限宽度黏性土试验的对比 

周应英等[20]对半无限宽度黏土进行了模型试验研

究。模型试验参数如下：挡土墙后填土高为H = 4.5 m，
其宽度 5.5 mB = ，通过计算，当 1η = 时，β = 51.44°，

当 0η = 时，β = 46.64°，均符合 cotB H β> ，即相当

于半无限土体。其余参数分别为：内摩擦角ϕ = 24.3°，
墙土间摩擦角δ = 21.4°，黏聚力 1.472 kPac = ，填土

重度 314.27 kN/mγ = ，破坏比 f 0.85R = ，填土表面均

布荷载 0 0q = 。具体试验装置和试验过程详见文献[20]，
理论解与试验值对比如图 11所示。 

图 11 黏性土主动土压力理论解与试验值的对比 

Fig. 11 Comparison between theoretical and experimental values  

of active earth pressure for cohesive soil 

通过图 11的对比可知，本文土压力解的分布相较
于试验值偏低一些，总体上与试验值能较好地吻合，

验证了本文方法的合理性。主动极限状态下的土压力

明显小于静止状态，且非线性更强，其土压力合力作

用点也高于静止状态。 
2.2  与有限宽度砂性土试验的对比 

Take等[2]对有限宽度砂性土进行了离心机模型试

验研究。模型试验参数如下：离心机加速度为 35.7g，
经过离心放大之后的挡土墙后填土高为H =5 m，墙后
土体宽度分别为B =6.5688，2.6775，1.3566，0.5355 m。
其余参数分别为：填土重度γ =15.876 kN/m3，内摩擦

角ϕ =36°，墙土摩擦角δ =25°，破坏比 fR =0.85，填
土表面均布荷载 0 0q = ，由于挡土墙没有位移，本文

按照 0η = 计算。具体试验装置和试验过程详见文献

[2]，理论解与试验值对比如图 12所示。 

图 12 砂性土主动土压力理论解与试验值的对比 

Fig. 12 Comparison between theoretical and experimental values  

of active earth pressure for sandy soil 
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图 12 给出了不同填土宽度下砂性土主动土压力
试验值与理论解，其中B =6.5688 m时为半无限土体，
而 B =1.3566，0.5355 m为有限土体。通过对比可得，
本文解总体能与试验值较好地吻合，但对于有限土体

情况下的上部挡土墙主动土压力，试验值较理论解偏

大。在B =0.5355 m 时表现得尤为明显，此时挡土墙
主动土压力的试验值在不同高度处已基本相等，与理

论解有较大出入，需要更多的有限土体试验对此进行

验证。 

3  参数分析 
为了研究ϕ， /δ ϕ， /α ϕ， /B H 和η 对破裂面

夹角 β 与土压力大小及分布的影响，本文通过算例来
讨论各因素的影响规律。参数统一取值为：H =10 m，
γ =18 kN/m3， c =10 kPa，ϕ =24°， 0q =0 kPa， fR = 
0.85，δ =α =2ϕ /3， 1.0η = ， / 0.3B H = 。在考虑相

关参数影响时再另取值。 
3.1  破裂面夹角的影响因素分析 

（1）ϕ与 /B H 的影响 
图 13 给出了不同宽高比下内摩擦角ϕ对破裂面

夹角 β 的影响，从中可以看出：在半无限土体与有限
土体情况下，内摩擦角ϕ与破裂面夹角β 都近似呈线
性关系，这与朗肯破裂面角 π / 4 / 2β ϕ= + 的变化趋势

一致。进入有限土体状态后，随着宽度的减小，破裂

面夹角略有增加，但都小于朗肯破裂面角。 

 

图 13 φ与 B/H对破裂面夹角的影响 

Fig. 13 Effects of φ and B/H on angle of fracture surface 

（2） /δ ϕ与η 的影响 
考虑外摩擦角与内摩擦角之比 /δ ϕ和 /α ϕ 与位

移比η 对破裂面夹角β 的影响，通过计算得到图 14，
分析发现：当 /α ϕ 大于或略小于 /δ ϕ时，破裂面夹
角 β 随位移比η 增加而增大。而当 /α ϕ 远小于 /δ ϕ
时，破裂面夹角β 随位移比η 增加先增大后减小。在
静止状态时，破裂面夹角 β 不随 /δ ϕ与 /α ϕ 变化而

增减。在 /δ ϕ与η 相同时，破裂面夹角 β 随 /α ϕ 增
大而增大。在 /α ϕ与η 相同时，破裂面夹角β 随 /δ ϕ
增大而减小。 

 

图 14 δ/φ与 η对破裂面夹角的影响 

Fig. 14 Effects of δ/φ and η on angle of fracture surface 

3.2  土压力大小及分布的影响因素分析 

（1） /B H 的影响 
图 15给出了宽高比 /B H 对主动土压力的影响，

从中可以得出：土体宽度从半无限土体向有限土体逐

渐缩小的过程中，矩形区高度 h越来越大，主动土压
力不断减小，减小幅度也越来越大，主动土压力分布

由子弹形逐渐转变为钟形。主动土压力的减小是由于

侧向土压力系数与滑裂块土体减小引起，而主动土压

力曲线的形状变化则是由滑裂块土体减小导致。 

 

图 15 B/H对主动土压力的影响 

Fig. 15 Effects of B/H on active earth pressure 

（2） /δ ϕ与 /α ϕ的影响 
考虑 /δ ϕ与 /α ϕ 对主动土压力的影响，计算得

到图 16，分析发现：在 /δ ϕ很小时，其主动土压力
接近直线分布。当 /δ ϕ相同，改变 /α ϕ 时，土压力
分布形状大致相似，随 /α ϕ增大，主动土压力逐渐减
小。而当 /α ϕ 相同，增大 /δ ϕ时，主动土压力在数
值减小的同时，土压力曲线也向上抬升，其分布曲线

性更强。 
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图 16 δ/φ与 α/φ对主动土压力的影响 

Fig. 16 Effects of δ/φ and α/φ on active earth pressure 

（3）ϕ的影响 
图 17给出了内摩擦角ϕ对主动土压力的影响，由

此可知：在内摩擦角ϕ很小时，主动土压力接近于线
性分布，而随着ϕ的增大，其分布逐渐转变为梨形，
其土压力也不断减小，但减小幅度逐渐缩小。内摩擦

角ϕ对土体上部张拉裂缝也有影响，张拉裂缝 0h 随ϕ
的增大而增大。 

图 17 内摩擦角 φ对主动土压力的影响 

Fig. 17 Effects of φ on active earth pressure 

4  结    论 
本文通过考虑土拱效应与非极限状态的影响，并

采用塑性上限理论求得的破裂面夹角与侧向土压力系

数变化规律，推导得出了有限土体的主动土压力公式，

该公式也可退化为半无限土体的主动土压力公式。与

模型试验相对比，本文理论解与试验值能较好地吻合，

证明了本文解的合理性。参数分析表明： 
（1）破裂面夹角基本与内摩擦角近似呈线性关系

增长；进入有限土体后，随宽度减小破裂面夹角会略

微增大。 
（2）在 /α ϕ大于或略小于 /δ ϕ时，破裂面夹角

β 随位移比η 增加而增大，而当 /α ϕ远小于 /δ ϕ时，
破裂面夹角β 随位移比η 增加先增大后减小；破裂面

夹角 β 与 /α ϕ 正相关，而与 /δ ϕ呈负相关；在静止
状态时，破裂面夹角β 不随 /δ ϕ与 /α ϕ变化而改变。 
（3）随 /B H 的减小，主动土压力分布由子弹形

逐渐转变为钟形，土压力值减小且减小幅度逐渐增大。 
（4）土压力值与 /δ ϕ 和 /α ϕ 都呈负相关，而

/δ ϕ的增加会使土压力分布的非线性增强。 
（5）内摩擦角的增大不仅会使土压力快速减小，

还会增强土压力分布的非线性，张拉裂缝也随之增大。 
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土体干缩开裂过程的边界效应试验与离散元模拟 
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摘  要：为了探究土体干缩开裂过程的边界效应问题，采用不同底面粗糙度的容器开展了多组干燥试验，发现干缩裂
隙存在从顶面向下和从底面向上两种典型的发育形式。并且，裂隙发育程度与土样/容器界面接触条件密切相关，从而
验证了裂隙发育过程的边界效应。通过理论分析，阐明了上边界的蒸发条件及下边界的接触条件对裂隙发育形式的控

制作用。为了能更深入地理解土体干缩开裂边界效应的内在机制，在试验的基础上建立离散元模型，创新性地引入了

沿深度的失水速率梯度参数，模拟土样上边界的蒸发条件变化。通过设置底面摩擦系数，模拟土样下边界的接触条件

变化。将模拟结果与试验结果进行了对比分析，发现二者具有较好的吻合度。总体上，土体干缩裂隙的发育过程是顶

面蒸发失水与底面摩擦两种边界条件共同作用的结果。当底面摩擦系数相对较小时，裂隙发育由蒸发失水主导，大部

分裂隙由顶面向下发育。随着底面摩擦系数的增加，底面接触条件对裂隙发育过程的主导作用逐渐增强，由底面向上

发育的裂隙数量所占比重也相应增加。 
关键词：干缩开裂；边界条件；离散元模拟；底面摩擦；蒸发失水 
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Laboratory characterization and discrete element modeling of desiccation  
cracking behavior of soils under different boundary conditions 

LIN Zhu-yuan1, TANG Chao-sheng1, ZENG Hao1, WANG Yi-shu2, CHENG Qing1, SHI Bin1 
(1. School of Earth Sciences and Engineering, Nanjing University, Nanjing 210023, China; 2. College of Water Conservancy and 

Hydropower Engineering, Hohai University, Nanjing 210024, China) 

Abstract: In order to explore the boundary effect of the desiccation cracking process, multiple sets of drying tests are carried 

out using the containers with different bottom roughnesses. Two different forming patterns can be observed in the laboratory 

tests, initiating from the top/bottom, and there is propagation closely related to the sample/container interface contact conditions. 

This verifies the boundary effect of the crack propagation. In order to understand the internal mechanism of the desiccation 

boundary effect of the soils more deeply, a discrete element model is established based on the drying tests. A water loss rate 

gradient parameter along the depth is introduced innovatively to simulate the change of the evaporation condition of the upper 

boundary of the soil samples. By setting the friction coefficient of the bottom surface, the contact condition of the lower 

boundary of the sample is simulated. The simulated results are compared with the experimental ones and found to have good 

agreement. In general, the initiation and propagation of desiccation cracks are the result of the combination of water loss due to 

surface evaporation and bottom friction. When the coefficient of friction of the bottom surface is relatively small, the 

development of the fracture is dominated by water loss, and most of the fractures develop from the top surface. With the 

increase of the friction coefficient of the bottom surface, the effect of the contact condition of the bottom surface on the 

development of the crack gradually increase, and the proportion of the number of cracks developed from the bottom surface 

increases accordingly. 

Key words: desiccation cracking; boundary conditions; DEM; 

bottom friction; evaporation 

0  引    言 
在干旱气候作用下，土体会因蒸发失水而发生干
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缩开裂，这是一种常见的自然现象。裂隙的产生，会

导致土体的力学性能显著降低[1]。此外，裂隙会成为

水分迁移的优先路径，成倍地增加土体的渗透性[2]。

正因为如此，土体中发育的干缩裂隙是许多岩土和地

质工程问题的直接或间接诱因。例如在基础工程中，

裂隙引发的地基土承载力下降或者压缩性增加，可能

会导致上部建筑结构的倾斜破坏，造成安全隐患。在

水利工程中，堤坝中的裂隙会导致渗漏甚至坝体溃决。

在废弃物处置库中，隔离带土层中的裂隙会导致污染

物泄漏，对环境造成负面影响。在边坡工程中，裂隙

会降低土坡的稳定性，并加速雨水入渗坡体内部，增

加滑坡灾害风险[3]。受全球气候变化影响，极端干旱

气候频发，工程中的土体干缩开裂问题越来越显著，

也引起了人们越来越多的关注和重视。 
过去对干缩开裂的研究主要集中在裂隙发育的影

响因素方面。例如，Mitchell等[4]探究了不同黏土矿物

含量对土体干缩开裂的影响，发现蒙脱石含量越高，

裂隙发育程度越高。Lakshmikantham等[5]研究了土体

尺寸效应对裂隙形态的影响，结果表明土体的尺寸越

大，产生裂隙时所需应力越大。唐朝生等[6-9]对不同温

度、土体厚度、干湿循环次数下的裂隙演化规律进行

了系统性研究，并提出了一系列针对土体表面裂隙网

络的量化指标。 
关于干缩裂隙发育的机理，目前学界主流观点认

为，裂隙的产生是由于土体在干燥过程中产生的张拉应

力超过了对应的抗拉强度[7, 9-10]。导致张拉应力的产生

主要有两个方面的原因：①干燥过程的吸力作用；②土

体收缩变形受到限制。目前学界对前者研究较多[7-10]，

而对后者的研究相对欠缺。 
总体上，有两类因素会对土体的收缩变形产生限

制作用：土体的非均质因素和土体的边界条件。土体

是一种多相多孔介质材料，物质成分和结构存在显著

的非均质性，蒸发过程中局部的失水速率和吸力发展

速率会因此存在明显的空间差异性，导致收缩变形在

某些“杂点”位置受限，从而发生应力集中，诱发裂

隙。 
对于边界条件，无论是在自然环境还是在室内试

验环境中，都不可避免。对于上边界而言，环境温度、

湿度和风速等外部因素会改变土体的蒸发速率，导致

剖面上水分场的变化速率差异。对于下边界而言，不

同土层或土层与其它介质之间会因为干缩变形响应的

差异而在界面上产生摩擦作用。这些因素都会导致土

体收缩变形不均或受限而在土体顶面或底面形成张拉

应力场，为裂隙发育创造必要条件。如 Weinberger[11]

在野外发现了土层界面作用改变干缩裂隙发育方向的

证据。曾浩等[12]在控制厚度条件下对不同界面摩擦条

件下的土体开展了系列室内试验，发现界面摩擦条件

对裂隙形成和发育过程有着重要影响。 
近年来，数值模拟逐渐在土体干缩开裂研究中得

到应用。其中离散元法对散体材料以及破坏过程的模

拟适应性较好[13]，在模拟黄土以及砂土方面已取得显

著成果[14-15]。与此同时，在黏性土干缩开裂方面也展

现了较好的优势。例如，Peron 等[16]基于室内试验，

建立了长条形土样的二维均匀收缩模型，侧重于裂隙

数量及间距的分析。司马军等[17]模拟了圆形薄层黏性

土干缩裂隙的产生以及扩展过程，定量分析了表面裂

隙的几何参数。张晓宇等[18]引入有限差分算法，建立

了紧密堆积土体失水开裂离散元模型。但上述研究局

限于模拟结果中的表面裂隙与室内试验结果在表观上

的对比，对裂隙沿深度方向的发育过程缺乏深入探讨，

尤其对单一裂隙发育机理解释较少，关于裂隙发育边

界效应的数值模拟研究更是鲜有报道。 
本文首先开展室内试验，对裂隙的发育过程进行

观察，侧重分析边界条件对裂隙起始位置的影响，并

探讨不同裂隙发育形式的内在机制。在试验的基础上，

进一步建立了土体干缩开裂离散元模型，引入沿深度

的失水速率梯度参数，模拟上边界的蒸发条件变化。

通过设计底面摩擦系数，模拟下边界的接触条件变化。

将模拟结果与试验结果进行对比分析，探讨了两种边

界条件对裂隙发育过程的影响。研究成果对进一步认

识土体干缩裂隙的发育机理及其边界效应具有一定参

考意义。 

1  室内试验 
1.1  试验材料与方法 

本文选用南京地区的下蜀土为研究对象，其基本

物理性质为：相对密度为 2.73，液限为 34.5%，塑限
为 19.5%，塑性指数为 15。 
为获得较为均匀的试样，在土体取回后，进行风

干粉碎，并过 2 mm筛，然后加水进行充分搅拌，配
置成含水率为 170%的饱和泥浆样。将饱和泥浆样在
振动台上振动 5 min，排除泥浆内的气泡，随后密封
并静置 72 h。在泥浆沉积稳定后，抽去表面清液，此
时测得试样含水率为 70%。 
试验使用统一规格的长条形有机玻璃容器（20 cm

×1 cm×2 cm）。为了探究底面边界条件对土样干缩裂
隙发育过程的影响，本文共开展了 3组试验：E1、E2
和E3，分别选取3种不同规格的砂纸铺设在容器底面。
砂纸的具体规格及对应的砂粒径见表 1。砂的粒径越
大，代表界面越粗糙，则摩擦系数也越大。为了便于

分析，本文将 3种砂纸对应的摩擦系数简单划分为大、
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中和小 3种条件。 
需要注明的是，试验开始前，在容器侧壁涂抹凡

士林，以减小土样与壁面之间作用力对干缩开裂的影

响。然后将配置好的泥浆样倒入容器中，控制每组土

体的初始厚度为 1 cm，在（30℃±1℃）的室温条件
下进行干燥。同时对土样的侧面进行定时拍照，记录

裂隙的发育过程。 
表 1 室内试验参数 

Table 1 Parameters of laboratory tests 
试样

编号 
砂纸规格 

/目 
砂颗粒粒

径/mm 
摩擦 
系数 

初始厚度
/cm 

E1 80 0.180 大 1 
E2 120 0.120 中 1 
E3 240 0.063 小 1 

1.2  试验结果 

在本次试验中，可以观察到各条裂隙相互平行且

沿试样截面发育，且未发生裂隙交错及分级现象，是

典型的一维开裂问题[12,19]。此时模型尺寸对裂隙在竖

直方向上的发育影响较小。 
在各组试样的裂隙发育过程中，可明显看出裂隙

的发育形态分为两类，即裂隙首先从试样顶面产生并

逐渐向下发育（图 1）以及裂隙首先从试样底面产生
并逐渐向上发育（图 2）。 

图 1 裂隙从顶面向下发育过程（E1组侧面局部放大） 

Fig. 1 Downward propagation of crack from top (side view of E1,  

enlarged) 

 

图 2 裂隙从底面向上发育过程（E1组侧面局部放大） 

Fig. 2 Upward propagation of crack from bottom (side view of E1,  

enlarged) 

以试验组 E1 为例，土样的第一条裂隙在顶面产

生（图 1）。随着土样进一步干燥收缩，裂隙在尖端引
导下逐渐向下延伸，直到贯穿整个土样厚度。这是因

为在干燥过程中，表面蒸发导致其含水率下降，从而

在土样上部率先产生吸力及张拉应力，当张拉应力的

大小达到局部土体的抗拉强度时，裂隙便会在相应位

置产生[20]。 
随着干燥的持续，E1组的第三条裂隙（图 2）从

底面产生，并逐渐向上发育。这是因为蒸发锋面从顶

面逐渐向深部发展，土样的收缩变形也从表层逐渐向

整体过渡。对与下层土体而言，其相对运动趋势会受

到底面摩擦力的限制，从而在底面产生水平方向的拉

应力集中，最终使得裂隙在试样底面产生。 

图 3 室内试验最终裂隙图像（侧面） 

Fig. 3 Final crack patterns in laboratory tests (side view) 

在干燥结束后，3组试样最终裂隙形态如图 3所
示。从图中可以看出裂隙的发育程度受底面边界条件

的影响很大，界面边界越粗糙，裂隙发育程度越大，

裂隙间距越小。为了进一步分析边界条件对土体干缩

开裂的影响，表 2统计了各组试样的总裂隙条数、从
顶面发育的裂隙条数及从底面发育的裂隙条数。可以

发现，容器底面的粗糙度越大，土样发育的总裂隙条

数越多，大部分裂隙均从顶面开始发育。说明在本次

试验中，蒸发作用对裂隙发育过程起主导作用。但随

着容器底面粗糙度的增大，从底面发育的裂隙条数占

总裂隙条数的比重逐渐增加。由此可见，土体干缩裂

隙的发育过程存在明显的边界效应。 
表 2 室内试验裂隙条数统计 

Table 2 Number of cracks in laboratory tests 

试样 

编号 

摩擦

系数 

总裂隙 

条数 

顶面发育

裂隙条数 

底面发育

裂隙条数 

E1 大 9 5 4 

E2 中 5 3 2 

E3 小 3 2 1 

2  离散元模拟 
2.1  土体干缩开裂模型 

研究发现[8]，在室内试验的起始阶段，土样处于

泥浆状态，此时土样完全饱和，孔隙完全被水相充满。

同时黏土矿物得到充分水化，颗粒表面形成较厚的水
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化膜，增大了颗粒之间的间距，从而为黏性土的收缩

变形提供了空间。在干燥失水过程中，土样中的基质

吸力会不断增大，而黏土颗粒表面的水化膜厚度会逐

渐减小。 
基于以上思路，本文将土样一维干缩开裂过程分

为力学性质变化和单元体积收缩两个方面。在建立的

离散元模型中，将土样简化为由若干圆形可收缩的单

元黏结而成（contactbond）的集合体，颗粒间的力学
性质变化如图 4所示。当法向力 nF 超过其抗拉强度 nT
或当切向力 sF 超过其抗剪强度 sT 时，颗粒连接发生破
坏。连接破坏后，颗粒之间的抗拉强度及抗剪强度为

0，在法向上只承受压力，不承受拉力；在切向上，颗
粒在接触位置仍受到摩擦作用。 

图 4 contact bond模型的力学性质 

Fig. 4 Mechanical performance of contact bond model 
在实际情况中，黏土颗粒之间的接触条件较为复

杂。简单弹塑性模型无法考虑含水率随时间的变化，

不能直接用于土体干缩开裂的模拟。contactbond模型
作为一种刚性接触模型，虽然无法表现土样在高含水

率条件下的塑性变形以及破坏过程的软化现象。但考

虑到土样干缩开裂是一种自发的内部破坏问题，无需

考虑在外力作用下的变形，只要在土样干缩开裂过程

中设置明确的破坏准则，使用 contactbond模型来研究
土体的干缩开裂问题具有一定的可取之处。 
从宏观尺度分析，可以通过反演力学参数与含水

率之间的关系[21-22]，进行参数均一化，将基质吸力以

及抗拉强度引入模型，将宏观与微观力学性质结合起

来。为了简化计算，在接触模型中设置抗拉强度与抗

剪强度一致，法向接触刚度与切向接触刚度一致。 
冉龙洲等通过测试了土样在干燥过程中的抗拉强

度变化[25]，基于他们的试验数据进行反演，可建立颗

粒间连接强度 Tn（N）与含水率 w之间的负指数关系： 
n 14.916exp( /12) 0.101T w= − −   。   (1) 

根据参考文献[16]，可建立颗粒间接触刚度 kn

（N/m）与 w的关系式为 
7

n 1.25 10 exp( 0.2 )k w= × −   。      (2) 

在单元体积变化方面，为了更好地表现黏性土的

体变特征，在模拟中使用由 Youssoufi 等[24]提出的理

想化模型。将离散元模型中的单元定义为由土骨架以

及周围水相两部分组成的可收缩团粒，在土样蒸发失

水过程中单元半径逐渐较小。 
单元半径相对于蒸发时间的变化量通过试验得出

经验公式： 

0
f

exp NR R
N

β = − 
 

  ，         (3) 

式中，R为颗粒的单元半径， 0R 为时间 N=0时的半径，
β 为反映单元收缩的材料参数，Nf为试验的总时长（0
≤N≤Nf）。 
由于式（3）假定所有的单元收缩速度相同，所有

的单元半径在循环迭代过程中都乘以相同的参数。如

果研究非均匀收缩，可以对不同类型的单元设置不同

的半径变化规律[16]。将模型中单元的收缩规律与其空

间位置联系起来则可以使用下式来匹配试验数据： 

[ ]0
f

exp ( , ) NR R x y
N

β
 

=  
 

  ，      (4) 

式中，x和 y为单元的整体坐标。 
为了能模拟土样在蒸发过程中内部含水率变化的

空间差异性，本文在上述模型的基础上进一步修改了

离散元算法，即赋予每个颗粒用于标识含水率的独立

参数，从而使模型中各处的抗拉强度能随含水率独立

变化。基于该思路，本文建立的颗粒之间的胶结强度

与接触两端颗粒含水率之间的关系式为 
n n( ) ( )

2
a b

a b
T w T wT −

+
=   ，        (5) 

式中，Ta-b为单元 a和 b之间连接的抗拉强度， aw ， bw
为单元 a和 b当前时刻对应的含水率值。 

因此，基于式（4），（5），在模型中实现了失水速
率沿垂直高度动态变化的功能，从而体现土样蒸发过

程中内部水分场和应力场的不均匀分布，突破了以往

模型只能应用于均匀收缩、均匀力学性质的限制。 
为了简化计算，进一步建立单元失水速率与土样

高度之间的线性关系为 

0
(2 )( ) 1      (0 )y Hy y H

H
β β λ

− = + 
 

≤ ≤  ， (6) 

式中， β 为单元实际收缩参数， 0β 为假设整体均匀
收缩时对应的收缩参数，y为单元在模型中的纵坐标，
H 为颗粒堆积模型的总高度，λ为本文引入的失水速
率梯度，即为失水速率随高度线性变化的斜率。λ越
大，说明试样表面的蒸发速率越大，反之亦然。通过

调整λ的大小，便可模拟不同的蒸发边界条件对土样
干缩开裂过程的影响。 
2.2  模拟过程 

由前人的室内试验结果可知[9, 25-26]，初始为饱和
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状态的土体蒸发失水过程可分为 3个典型阶段，分别
是常速率阶段、减速率阶段和残余阶段。其中大多数

裂隙均出现在常速率阶段，而在减速率阶段和残余阶

段中，虽然土体进一步收缩，但新生裂隙较少。由于

本文的研究对象为一维条件下裂隙发育的起始位置及

发育过程，不涉及整体裂隙率以及表面裂隙形态，因

此在离散元模拟中只考虑常速率蒸发阶段，对应土体

处于饱和状态，符合 Youssoufi 等[24]提出的颗粒收缩

模式的基本应用条件。在模拟中设置的起始与终止含

水率分别为 70%和 30%。 
模拟过程中，首先在模拟区域内生成由粒径为 0.1 

mm的颗粒组成且长度为 20 cm的刚性簇（clump），
作为底部摩擦界面，锁定其移动和旋转。然后在刚性

簇上方用粒径为 2 mm的颗粒生成四边形堆积（cubic）
试样，对应室内试验中消除原生结构的均匀土样，厚

度为 1 cm。土样经过重力沉降达到平衡状态之后进行
胶结，初始建立的模型如图 5所示。颗粒单元与刚性
簇之间采用 smoothjoint连接[27]，其胶结强度为土颗粒

间胶结强度的 50%。 

 

图 5 离散元模型初始状态 

Fig. 5 Original state of DEM model 

在模拟边界效应时，考虑到边界颗粒与土样颗粒

之间的比例关系，依据实际大小改变砂颗粒尺寸较难

体现摩擦对裂隙发育的影响。本文在保持边界颗粒尺

寸不变的情况下，通过改变边界颗粒与土样颗粒之间

的摩擦系数实现界面摩擦条件的变化。需要注意的是，

在室内试验中采用不同粗细的砂纸，界面粗糙程度有

待进一步量化。为简化分析，在模拟中设定界面摩擦

系数 分别为 0.3，0.2，0.1，对应室内试验中随砂纸
砂粒径减小，界面摩擦逐步减小的变化趋势。 
2.3  模拟结果 

在前文的试验中，土样初始高度一致，且干燥过

程中外界环境条件相同，可认为 3组试样在不同高度
上的含水率变化差异即失水速率梯度相同。模型中选

取失水速率梯度λ为 0.05，关于λ与土样高度之间的关
联性讨论见后文。详细模拟参数：土颗粒密度为 2.73 
kg/m3，初始土样粒径为 2 mm，底面颗粒粒径为 0.1 
mm，初始含水率为 70%，终止含水率为 30%，失水
速率梯度λ取0，0.01，0.02，0.03，0.04，0.05，底面
摩擦系数µ为 01，0.2，0.3。模拟结束时 3组土样的开
裂情况如图 6所示。随着摩擦系数的增大，模型所产
生的总裂隙条数增多。 
表 3统计了模拟结束后 3组试样中的裂隙信息。

从中可以看出，当摩擦系数为 0.1 时，模拟结果未能
体现从底面发育的裂隙，所有裂隙均从顶面起始发育。

因此可认为在该条件下，失水速率梯度的影响大于摩

擦系数的影响。但随着摩擦系数的增大，开始出现从

底面向上发育的裂隙。并且，摩擦系数越大，从底面

发育的裂隙条数占总裂隙条数的比例越高。总体上，

模拟结果（表 3）与试验结果（表 2）较为一致，很好
地反映了边界条件对裂隙发育过程的影响，说明该模

型可用于土体干缩开裂模拟分析，但模型参数尚有优

化空间。 
表 3 数值模拟裂隙条数统计（λ=0.05） 

Table 3 Number of cracks in numerical tests (λ=0.05) 

编号 摩擦 
系数 

总裂隙

条数 
顶面发育

裂隙条数 
底面发育裂

隙条数 
① 0.3 8 5 3 
② 0.2 5 4 1 
③ 0.1 3 3 0 

为了进一步探究土样上表面蒸发边界条件对干缩

裂隙发育过程的影响，本文对上述 3组不同底面摩擦
系数的试样在 6种失水速率梯度情况下的干缩开裂进
行了模拟，λ从 0逐渐增加到 0.05（当λ=0时，土样均
匀失水）。图 7给出了 3组试样模拟结束后裂隙发育情
况与失水速率梯度的关系。从中可以发现，在相同底

图 6 模拟结束时模型中的土样开裂情况 

Fig. 6 Final crack patterns of DEM samples 
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面摩擦条件下，当模型中设置的失水速率梯度较小时

（λ≤0.01），所有裂隙均由底面向上发育，结果与均
匀失水的情况相一致（λ=0）。说明在较小的失水梯度
下，土样上表面不容易发生应力集中，但试样底部的

颗粒在水平方向上的收缩位移会受到界面摩擦的限制

而发生应力集中，并最终导致底面裂隙的发育，此时

可以认为土样的裂隙发育过程由底面摩擦主导。随着

λ的增加，从顶面向下发育的裂隙条数逐渐增多，主
要是因为土样上部颗粒收缩速率加快，顶面更容易出

现拉应力集中。而从底面向上发育的裂隙条数则随λ
呈现减小趋势，当失水速率梯度为 0.02时，从底面向
上发育的裂隙条数达到最小值，导致模型中观察到的

总裂隙条数也达到最小值。随着λ的进一步提高，蒸
发速率对裂隙的影响逐渐超过底面界面摩擦作用，从

顶面发育的裂隙条数占总裂隙条数的比例不断提高。 

图 7 3组摩擦系数对应不同失水速率梯度条件下的裂隙发育情况 

Fig. 7 Variation of crack development with water loss gradient  

under three different friction coefficients 

总体上，当土样蒸发速率一定时，界面摩擦系数

越大，裂隙总条数和从底面向上发育的裂隙条数越多。

当界面摩擦系数一定时，裂隙总条数随失水速率梯度

呈先减小后增大趋势，而从顶面发育的裂隙条数随蒸

发速率总体呈上升趋势。 
2.4  裂隙发育方向的界面效应 

无论是在试验还是模拟中，均观察到两种不同的

裂隙发育形式，即从顶面向下发育和从底面向上发育。

为了进一步分析裂隙发育方向的边界效应，下文选择

典型的模拟结果对单一裂隙发育过程进行探讨。 
（1）裂隙从顶面向下发育情况 
图 8（a）给出的是在相对较高的失水速率梯度下

某单一裂隙从顶面向下发育的情况。从图中可以看出，

在失水速率梯度影响下，上部颗粒收缩较快，颗粒之

间连接的刚度增大，呈现出试样中应力在顶面集中的

现象，而试样底部应力数值相对较小。当顶面颗粒之

间某处连接的拉应力达到抗拉强度时则发生断裂，形

成裂隙。与此同时，应力场发生重分布，即顶面应力

场在裂隙形成后得到释放，而在裂隙尖端发生新的应

力集中。这一机制将一直持续下去，直到含水率的减

少及界面摩擦造成的最大拉应力无法超过土样的抗拉

强度，裂隙停止发育。 

 

图 8 （a）模拟中裂隙从顶面向下发育情况;（b）模拟中裂隙 

     从底面向上发育情况（线段越粗表示颗粒间连接受力越 

.大，应力集中越明显） 

Fig. 8 Simulated results of crack initiating from (a) top and crack  

    initiating from bottom (b) simulation results (greater line  

weight indicates stronger force in contact) 

（2）裂隙从底面向上发育情况 
图 8（b）给出的是在相对较高的界面摩擦系数条



378                         岩  土  工  程  学  报                                    2020年 

件下某单一裂隙从底面向上发育的情况。从图中可以

看出，随着模型不断失水收缩，底部的颗粒受到与刚

性簇之间的界面摩擦影响，水平方向上收缩变形受到

限制，颗粒之间的拉应力不断增加。由于试样相对均

匀，且两端不受到应力约束，一般在试样中部产生最

大的拉应力，左右相互对称，这也与前人的模拟结果

相吻合[28]。当底面某处颗粒间连接上的拉应力超过其

抗拉强度时，连接断裂，在宏观上表现为裂隙产生，

同时也观察到应力场发生重新分布现象。即底面应力

场得到一定程度的释放，应力集中部位随裂隙尖端向

上移动，促使裂隙不断向上发育。 

3  讨    论 
3.1  颗粒堆积方法 

在本研究中使用的是最为规则的 cubic 堆积，笔
者在实际测试过程中，对 cubic、hexagonal（正六边
形）以及随机堆积进行了对比。在随机堆积中[29]，由

于颗粒分散较为不均匀，即使经过多次压实和循环，

也很难消除原始缺陷（即存在相对较为薄弱的部位），

这可以较好地对应原位土样中由于结构、构造上的不

均匀性质。但在本文试验中，所采用的试样为相对均

匀的泥浆样，更符合规则堆积的模型。 
在 cubic堆积中，模型内部颗粒的配位数为 4，只

与上下以及左右的颗粒相连。在 hexagonal堆积中[18]，

模型内部颗粒配位数为 6，即在斜方向也有连接。按
上文中所介绍的模拟方法进行模拟时，模型内部的张

拉应力主要集中在水平方向上，水平连接最先达到所

设置的最大拉力值并发生断裂。但在 hexagonal 堆积
模型中，出现了水平方向连接被拉断，而斜方向上颗

粒仍然存在连接的现象，左右颗粒单元无法完全分离。

这意味着在 hexagonal 模型中，需要在同一局部位置
出现超过一次的张拉破坏，才能产生裂隙，这显然与

实际情况不符。基于上述考虑，本文中采用 cubic 堆
积模型对土样干缩开裂进行了模拟，模拟结果与试验

结果较为吻合。 
3.2  失水速率梯度 

本次研究中，当选用的失水速率梯度为 0.05时，
模拟结果与试验结果较为一致。由于试验土样在干燥

过程中不存在额外水源的补充，可对应于地下水位较

深的情况。当土样厚度足够大时，可以明显观察到干

燥过程中土样剖面上的含水率变化过程[6]。主要分为

两个阶段[30]：阶段一，剖面上含水率梯度逐渐变大，

直到土样上部达到一个较为干燥的状态，此时在深部

的土样含水率相对较高，存在失水速率差异；阶段二，

深部土样水分逐渐向上运移，含水率降低，剖面上的

含水率梯度逐渐减小。这一过程可用有限差分算法实

现[18]，实现相邻块体之间的水分交换。为简化计算，

本文模拟的干燥过程中采用的是恒定失水速率梯度。

需要强调的是，在不引入失水速率梯度时，模拟出现

的裂隙均由底面向上发育。由此可见，在研究顶面失

水引起的土体干缩开裂问题时，对失水速率梯度加以

考虑是必要的。并且，失水梯度与土体厚度存在密切

关系，因此，土体厚度对失水速率梯度的改变及其对

裂隙发育的影响将作为下阶段研究的重点。 

4  结    论 
通过室内试验及离散元模拟对土体干缩开裂过程

的边界效应进行了研究，得到以下 5点结论。 
（1）对于本文试验中的长条形土样，受尺寸效应

影响，干燥过程中形成的裂隙主要垂直长轴方向并近

似平行发育。 
（2）土体干缩裂隙存在从顶面向下和从底面向上

两种典型的发育形式，且具有明显的边界效应。总体

上，底面界面越粗糙，裂隙发育条数越多，裂隙间距

越小。 
（3）干缩裂隙的发育过程是上界面蒸发失水与下

界面摩擦两种边界条件共同作用的结果。当底面摩擦

较小时，底部位移限制对裂隙发育的影响不明显，开

裂由蒸发失水主导，大部分裂隙由顶面向下发育。当

底面摩擦增大时，界面摩擦力对土体收缩变形的影响

增加，从土体底面发育的裂隙条数占总裂隙条数的比

重逐渐增加 
（4）离散元为研究土体干缩开裂过程及其边界效

应提供了出色的数值模拟方法。基于失水速率梯度和

界面摩擦系数建立的离散元模型能较好地模拟土样干

燥过程中的上边界蒸发条件和下边界接触条件，较好

地还原了室内试验中裂隙发育形态随底面摩擦条件变

化的。 
（5）离散元模拟结果表明，当土颗粒之间某的拉

应力达到与之对应的抗拉强度时则发生断裂，即形成

裂隙。与此同时，局部应力集中现象得到一定程度缓

解，应力场发生重分布，且在裂隙尖端形成新的应力

集中，从而促使裂隙不断延伸扩展。 
本文从试验和数值模拟的角度均证实了土体干缩

开裂过程中存在明显的边界效应。但需要指出的是，

无论是蒸发边界条件还是底面接触边界条件，其对裂

隙发育过程的影响在理论上都与土样厚度有关。而本

次研究作为该课题的首次探索，重在建立具有一定可

操作性的土体干缩开裂离散元模型，因此暂未过多考

虑厚度因素。在接下来的工作中，动态失水速率梯度
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参数的优化以及蒸发速率–界面摩擦–土层厚度对土体
干缩开裂过程的耦合作用机制将是本课题组离散元模

型研究的重点。 
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软黏土中劲性复合桩水平承载特性 p–y曲线研究 
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摘  要：劲性复合桩（SC桩）是一种将高强度混凝土桩与水泥土桩相结合的新型桩基。为研究软黏土中 SC桩水平承
载力理论计算方法，将水泥土视为硬黏土，基于现有软黏土和硬黏土中桩基的 p–y曲线形式，考虑水平荷载作用下桩
周水泥土和软黏土的土抗力分担比例，推导了 p–y曲线中两个重要参数 pu和 y50的修正因子，进而建立了软黏土中 SC
桩水平承载特性 p–y曲线计算方法。通过与 3个现场试验的实测结果的对比分析，验证所建立的 p–y曲线法的准确性
与可靠性，继而开展 SC桩水平受荷性能影响因素分析。结果表明：所建立的理论计算方法可以有效预测 SC桩的水平
承载特性，且当桩身变形较大时应考虑混凝土芯桩的非线性影响。水泥土桩桩径（D）对 SC桩水平承载性能影响显著，
当水泥土桩与混凝土芯桩的桩径比（D/d）从 1.0增至 3.0时，120 kN水平荷载下的桩头位移从 25.8 mm减至 5.1 mm，
且桩身最大弯矩值减小 51.0%；桩身水平承载性能受水泥土桩桩长（L）的影响较大，但当长径比（L/d）超过 10后，
桩身内力位移趋于稳定值；适当地增加水泥土桩强度与混凝土芯桩弹性模量也可提高 SC桩的水平承载性能。 
关键词：劲性复合桩；水平承载特性；p–y曲线；软黏土；水泥土桩  
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p–y curves for lateral bearing behavior of strength composite piles in soft clay 

WANG An-hui1, 2, ZHANG Ding-wen1, 2, XIE Jing-chen3 
(1. School of Transportation, Southeast University, Nanjing 211189, China; 2. Jiangsu Key Laboratory of Urban Underground Engineering 

and Environmental Safety, Nanjing 211189, China; 3. Jiangsu Jinzhuang Foundation Co., Ltd., Nantong 226400, China) 

Abstract: The strength composite (SC) pile is a novel type of pile technology which combines high-strength concrete piles and 

deep cement-mxing (DCM) columns. To attain a theoretical approach for the lateral bearing capacity of SC piles in soft clay, the 

cement-improved soil is assumed to be the stiff clay. Then, considering the proportion of lateral resistance provided by the 

cement-improved soil, as well as the soft clay surrounding the pile, the modification factors of pu and y50 are deduced based on the 

typical p–y curves for both soft and stiff clays. Subsequently, a modified p–y curve model is initially established to predict the 

lateral response of SC piles in soft clay. The assessments using the measured response of the SC piles from three field tests are then 

performed to verify the accuracy and reliability of the proposed p–y curve approach. Furthermore, a parametric study is conducted 

to clarify the influences of the related parameters on the lateral response of the SC piles. The results illustrate that the proposed 

analytical approach may effectively predict the lateral response of the SC piles. Evidently, when the lateral deformation of the piles 

is relatively large, the nonlinear behavior of the concrete-cored piles should be considered. The diameter of the DCM columns (D) 

has a significant effect on the lateral behavior of the SC piles. Specifically, when the column–pile diameter ratio (D/d) varies from 

1.0 to 3.0, the deflections at the pile-head decreases from 25.8 to 5.1 mm at a lateral load level of 120 kN, and the peak bending 

moment decreases by 51.0%. The lateral performance of the SC piles is greatly affected by the length of the DCM columns (L), 

however, when the length–diameter ratio (L/d) exceeds 10, the internal force and displacement of the piles stabilize with negligible 

variation. Additionally, the lateral bearing behavior of the SC piles may also be improved by appropriately increasing the strength 

of the cement-mixing columns as well as the elastic modulus of the concrete-cored piles. 

Key words: strength composite pile; lateral bearing behavior; p–y curve; soft clay; deep cement-mixing column 

0  引    言 
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高强度的混凝土桩进行复合施工，形成的一种混凝土

芯桩与水泥土共同工作的新型复合材料桩。该桩利用

直径较大的水泥土桩提供摩阻力，同时利用高强度、

大刚度的芯桩来承担与传递荷载，既可以发挥刚性桩

的高承载力特性，又可以利用水泥土桩侧摩阻力高的

优势，已被试验证实为软土地基处理中经济有效、施

工方便的桩型[1-2]。 
近年来，已有不少学者通过室内模型试验[3-4]、现

场试验[5-6]、数值模拟[7-8]和理论计算[9-10]等手段对 SC
桩竖向承载特性、荷载传递机理以及破坏模式等开展

了系列研究，并取得了丰富的研究成果。针对 SC 桩
的水平承载特性，国内外也开展了一些研究。Rollins
等[11]和黄银冰等[12]研究发现，在桩基础周围打设水泥

土桩可明显提高桩基的水平承载力，减小桩基的水平

位移。Wang等[13]、He等[14]和 Hong等[15]系统评价了

旋喷桩加固对软黏土中钻孔灌注桩水平受荷性能的影

响，结果表明旋喷桩加固可显著提高灌注桩的桩头刚

度，并大幅度减少其桩身累积位移。Faro等[16-17]对桩

周有水泥土加固的刚性桩和柔性桩的水平受力特性进

行了现场试验研究，结果表明刚、柔性桩的水平承载

力均随水泥土加固范围的增加而增大，而加固深度存

在最优值。王安辉等[18-19]基于有限元模拟对比分析了

SC桩和 PHC管桩的水平受力特征和破坏性状，发现
在相同水平荷载下，SC桩的桩身位移和弯矩均明显低
于 PHC管桩。 

在理论分析方面，李立业[20]和张孟环[21]基于 SC
桩的水平承载力现场试验，探究了 SC 桩地基土水平
抗力系数的比例系数 m的计算方法，提出了适用于计
算 SC桩水平承载力的修正 m法。然而，m法将土体
视为弹性介质，无法反映土体的非线性行为，仅适用

于地面处桩基位移较小的情况（一般不超过 6 mm）。
当对大变形状态下桩土相互作用进行分析时，通常采

用大、小水平变形以及静、动荷载的情况均适用的 p
–y曲线法。然而，有关软黏土地基中 SC桩 p–y曲
线法的研究尚少见报道。 
为此，本文将水泥土视为硬黏土，基于现有软黏

土和硬黏土 p–y曲线形式，考虑水平荷载下桩周水泥
土和软黏土的土抗力分担比例，导得 p–y曲线表达式
中 pu和 50y 的修正因子，进而获得可考虑桩身非线性

的 SC桩水平承载特性 p–y曲线计算方法。通过与现
场试验实测结果的对比分析，验证所建立的理论计算

方法的合理性，进而探讨水平荷载下 SC 桩承载性能
的主要影响参数及其影响规律。 

1  黏性土中桩基 p–y模型 
p–y曲线法（其中 p为桩侧土抗力，y为桩身水

平位移）的基本思路是将桩体等效为一系列连续的梁

单元，而桩周土体等效为单元节点处互相独立的非线

性弹簧，其本质上是建立在非线性 Winkler 地基梁的
一种荷载传递法（见图 1）[22-23]。 

 

图 1 水平受荷桩 p–y曲线模型[22-23]
 

Fig. 1 p–y curve model for laterally loaded piles[22-23] 

20世纪 70年代初，Matlock[22]根据桩径为 324 mm
的钢管桩水平承载试验率先提出了适用于软黏土的  
p–y曲线公式。随后，Reese等[23]基于水平受荷桩现

场试验研究，提出了适用于硬黏土的 p–y 曲线表达
式。Matlock等[22]和 Reese等[23]建议的 p–y模型能够
很好地描述黏性土中桩基的水平反应性状，已被美国

石油学会 API规范[24]和挪威船级社的 DNV规范[25]等

推荐并沿用至今。在水平静力荷载作用下，软黏土（不

排水抗剪强度 cu≤96 kPa）中的水平受荷单桩的 p–y
曲线表达式如下[22]： 

1/ 3
50 50

u 50

0.5 /    ( 8 )
1   ( 8 )

y y y yp
p y y

= 
>

（ ） ≤
  。   (1) 

硬黏土中的水平受荷单桩的 p–y曲线表达式为[23]： 
1/ 4

50 50

u 50

0.5 /    ( 16 )
1  ( 16 )

y y y yp
p y y

= 
>

（ ） ≤
  。  (2) 

式中  up 为桩周极限土抗力； 50y 为桩周土达到极限
土抗力一半时的桩侧水平位移。 

Matlock[22]和 Reese 等[23]提出了 up 和 50y 的计算
方法，表达式为 

u u1 u 2

u1 u
u

u 2 u

min( ) 

3  

9  

p p p

p z z c d
C d

p c d

γ ζ

=


′  = + +  
  

= 

， ，

，

，

      (3) 

    50 50y A dε=    。                (4) 

式中  d 为桩身直径；γ ′为土体有效重度；z 为泥面
以下桩的任一深度；ζ 为系数，取 0.25～0.50； 50ε 为
三轴不排水试验中最大主应力差一半时的应变值。当

无实测数据时， 50ε 可根据 Matlock[22]、Reese 等[23]和

Ashour等[26]所推荐的值选取，其值与土体不排水抗剪

强度 cu密切相关，如表 1所示。A为量纲为 1的相关
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系数，其值与桩径 d相关。王惠初等[27]通过工程实例

研究，建议采用如下经验公式来描述系数 A与桩径 d
的关系，即 

0.05 1/ 4A d= +（ ）  。          (5) 
表 1 50ε 取值[22-23, 26] 

Table 1 Values of 50ε  [22-23, 26] 

cu/kPa 50ε  

0~24 0.020 

24~48 0.010 

48~96 0.006 

96~200 0.005 

200~400 0.004 

400~1000 0.003 

鉴于 p–y曲线的非线性，为简化计算，Taciroglu
等[28]和 Khalili-Tehrani 等[29]提出采用桩周极限土抗力

一半时的土抗力与相应的桩侧水平位移之比值来表示

桩周土体的弹簧刚度（图 2），即 
u

i
50

0.5pk
y

=   。              (6) 

图 2 桩周土体的弹簧刚度[28] 

Fig. 2 Spring stiffness of soils around piles[28] 

2  SC桩 p–y曲线的构建 
软黏土中 SC 桩的桩周土体分为水泥土和软黏土

两部分。SC桩在水平荷载下的受力特性是混凝土芯桩
–水泥土–软黏土三者共同作用的结果，不仅与芯桩本
身特性有关，还受到桩周水泥土和软黏土性质的影响。

SC桩 p–y曲线计算方法与常规桩基 p–y方法类似，
需要将混凝土芯桩分割成若干单元，每个单元与土的

相互作用通过两个串联的土弹簧（即水泥土弹簧与软

黏土弹簧）来模拟，如图 3 所示。为简化 SC 桩的      
p–y曲线，可将桩周两个串联的土弹簧等效为一个土
弹簧，即将径向非均质土层等效为一均质土层。为避

免混淆且利于后文的叙述与讨论，现将等效的均质土

层定义为复合土体。考虑到水泥土的力学性质与硬黏

土极其相近，本文在构建 SC桩的 p–y曲线时将水泥
土视为硬黏土，且水泥土的不排水抗剪强度取其无侧

限抗压强度的一半。 

图 3 SC桩桩–土相互作用力学模型 

Fig. 3 Mechanical model for SC pile–soil interaction 

对于受水平荷载F 作用的 SC 桩，假设混凝土芯
桩每个单元受到的桩侧总土抗力为 ip ，而桩侧水泥土
和软黏土所提供的土抗力分别为 ,stiffip 和 ,softip ，则任

一单元处，桩侧土体的等效弹簧刚度（即复合土体的

弹簧刚度） ,eqik 与其水平位移关系可表示为 

,eq
stiff soft

i
i

pk
∆ ∆

=
+

  ，         (7) 

式中， stiff∆ 和 soft∆ 分别表示水平荷载下桩周水泥土和

软黏土的水平位移量，可计算如下： 
,stiff

stiff
,stiff ,stiff

(1 ( ))i i

i i

p p r
k k

ϕ
∆

⋅ −
= =   ，   (8) 

      ,soft
soft

,soft ,soft

( )i i

i i

p p r
k k

ϕ⋅
∆ = =   。        (9) 

式中  ,stiffik 和 ,softik 分别为桩侧水泥土和软黏土的弹

簧刚度，可由式（6）计算得到； ( )rϕ 为桩周土抗力

沿径向的衰减函数，其值决定了水平荷载下桩周水泥

土和软黏土的土抗力分担比例，下面给出该参数的确

定方法。 
为分析水平受荷桩的荷载传递规律，Guo等[30]提

出了求解单桩水平受荷响应的解析方法。其中水平荷

载下桩周土体的径向应力 rσ 的表达式为 

r s
d ( )2 cos

d
rG y

r
ψ

σ θ=   。      (10) 

式中  sG 为土体剪切模量； r 为距桩中心的径向距
离，θ 为径向方向与荷载作用线的夹角； ( )rψ 为桩周

土体的径向位移衰减函数，表达式为 
0 0 0( ) K / / Kr r rψ λ λ= （ ） （ ）  。    (11) 

式中  0K 表示阶数为零的第 2类修正 Bessel函数；0r
为桩身半径；λ为荷载传递因子，其值决定了桩周土
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体径向位移的衰减速率，计算式为 
      32

1 p s 0( / ) ( / )kkk E G l rλ ∗= ⋅   。     (12) 

式中  pE 为桩身材料弹性模量； sG∗为土体的修正模

量， s s(1 0.75 )G Gµ∗ = + ， µ 为土体的泊松比； l为桩
长； 1k ， 2k 和 3k 为系数，其取值参见文献[30]。需要
说明的是，参数 sG 和 µ的选取可根据工程勘察资料及
国内外总结的经验关系来获得，也可借助现场原位试

验综合确定[10]。 
由于桩周土体的径向应力随径向距离的增加逐渐

减小，故本文采用下式来描述桩周土体径向应力的衰

减函数（即土抗力衰减函数），即 

   r
1 0 1

r max

( ) K / / K
( )

r r rσ
ϕ λ λ

σ
= = （ ） （ ）  ，  (13) 

式中， 1K 表示阶数为 1的第 2类修正 Bessel函数。 
对于软黏土和硬黏土中的水平受荷单桩，令

*
p s/E G 的值分别为 102和 104，假设桩基础为桩头自由

的长桩，则 1k ， 2k 和 3k 的值分别为 1.0，-0.25和 0[30]，

通过编制 MATLAB 程序可得到两种情况下桩周土抗
力的衰减函数分布曲线，如图 4所示。当 0/r r =1时，

( )rϕ =1.0；随着 0/r r 的增加， ( )rϕ 逐渐减小并趋于 0。
对于软黏土中的 SC 桩，假定桩周水泥土和软黏土界
面荷载传递连续，且采用式（13）计算桩周水泥土和
软黏土的 ( )rϕ 时分别取硬黏土和软黏土的荷载传递

因子。若桩周水泥土与混凝土芯桩的桩径之比为 3，
即水泥土桩边缘距离芯桩中心的径向距离 03r r= ，则

SC桩的土抗力衰减函数曲线如图 4所示。 

 

图 4 桩周土抗力衰减函数曲线 

Fig. 4 Attenuation curves of soil resistance surrounding piles 

求得桩周土抗力衰减函数后，将式（8），（9）代
入式（7）可得复合土体的弹簧刚度： 

,stiff ,soft
,eq

,stiff ,soft( ) [1 ( )]
i i

i
i i

k k
k

k r k rϕ ϕ
⋅

=
⋅ + ⋅ −

 。 (14) 

为构建 SC桩的 p–y曲线，假定复合土体的 p–y
曲线表达式与软黏土 p–y 曲线相同[19]，即复合土体

的 p–y曲线计算公式见式（1）。然而，考虑桩周水泥

土的加固效应，需要对软黏土 p–y曲线中两个重要参
数 50y 和 up 进行修正。定义修正因子： 1 50,eq /C y=  

50,softy ， 2 u,eq u,soft/C p p= ，分别表示复合土体 p–y 曲
线中 50y 和 up 值与软黏土 p–y曲线中相应值之比，则
复合土体的弹簧刚度也可表示为 

u,eq 2 u,soft
,eq

50,eq 1 50,soft

0.5 0.5
i

p C p
k

y C y
⋅

= =
⋅

  。    (15) 

修正因子 1C 和 2C 的值可通过软黏土、硬黏土及
复合土体 p–y曲线的关系来确定。令软黏土、硬黏土
和复合土体 p–y 曲线上的点（ 50y ， u0.5p ）分别为
P1，P2和 P3，见图 5。Huang[31]研究认为 P1，P2和 P3

点基本处于同一条直线上，即 P3点的坐标可通过 P1

和 P2点的线性插值获得，则有如下关系式： 

  u,eq u,softu ,stiff u,soft 2 u,soft

50,soft 50,stiff 50,soft 50,eq 1 50,soft

( 1)
(1 )

p pp p C p
y y y y C y

−− −
= =

− − −
。(16) 

联立式（15），（16）求得待定系数 1C 和 2C 。 
,soft

1
,eq

,eq
2 1

,soft

2
 

2

 

i

i

i

i

k
C

k
k

C C
k

ω

ω

+ 
= + 


= 


，

。

          (17) 

式中，
u,stiff u ,soft

50,soft 50,stiff

p p
y y

ω
−

=
−

。 

图 5 软黏土、硬黏土和复合土体 p–y曲线的关系 

Fig. 5 Relationship among p–y curves for soft clay, stiff clay and  

composite soils 

需要说明的是，在水泥土加固范围内，修正因子

1C 和 2C 的值并非固定不变，而是随土层深度的增加
而变化，其值可通过编制 MATLAB 程序获得。在
Matlock p–y曲线的基础上，将软黏土不同深度处的

up 和 50y 分别乘以各自的修正因子，即可建立一种可
考虑水泥土加固效应的 SC 水平承载力计算方法（修
正 p–y曲线法）。特别地，当桩周无水泥土加固时，
即桩周水泥土与混凝土芯桩的桩径之比为 1.0，此时

1C =1.0， 2C =1.0，修正 p–y曲线退化为Matlock p–y
曲线。此外，修正的 p–y 曲线可直接导入 LPILE 软
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件中进行 SC 桩水平承载力计算，从而实现易于工程
设计人员接受的快速计算目的。 

为考虑桩身的非线性对桩基水平承载力的影响，

Reese等[32]在 p–y曲线法的基础上，建议采用桩截面
弯矩和曲率的关系来得到桩的抗弯刚度变化，即 

P P /E I M φ=   ，              (18) 
式中， P PE I 为桩身抗弯刚度，M 为桩身截面弯矩，φ
为桩身变形曲率。桩截面的弯矩–曲率关系可通过室

内试验、理论计算或数值模拟方法获得。本文采用修

正 p–y曲线法对 SC桩的水平承载力进行分析时，可
将混凝土芯桩的弯矩–曲率关系导入LPILE软件中来
考虑桩身非线性的影响。若不考虑桩身非线性的影响，

只需在 LPILE 软件中输入桩身的初始抗弯刚度（即
M –φ曲线的初始直线段斜率）即可。 

3  SC桩 p–y曲线的验证 
3.1  工程案例 1 
笔者在浙江省慈溪市科教园区开展了 PHC 管桩

与 SC 桩的水平静力载荷试验。试验场地土层以粉质
黏土、淤泥质粉质黏土、粉土为主，地基土的基本工

程特性参数如表 2所示。试验桩HP-1为外径 400 mm、
壁厚 95 mm 的 PHC 管桩，初始抗弯刚度为 49730 
kN·m2，桩长为 10 m。桩截面的非线性弯矩–曲率关
系通过数值模拟方法获得[19]，如图 6（a）所示。试验
桩 HP-2为水泥土桩内插入 PHC管桩的 SC桩，其中

水泥土桩桩径为 1000 mm，桩长为 10 m。现场钻孔取
芯的芯样水泥土无侧限抗压强度 qu为 1.0 MPa，其不
排水抗剪强度 cu = 500 kPa， 50ε = 0.003。 
3.2  工程案例 2 
笔者在南京市溧水区秦淮河航道整治工程试验场

地开展了 SC 桩的水平静力承载试验，场地地基土的
工程特性参数见表 2。试验桩 P1和 P2均为水泥土搅
拌桩内插入混凝土芯桩的 SC 桩，其中混凝土芯桩为
外径 300 mm、壁厚 55 mm的 PTC管桩，初始抗弯刚
度为 12200 kN·m2，埋入深度为 8 m，桩截面弯矩–曲
率关系如图 6（b）所示。水泥土搅拌桩桩径为 700 mm，
桩长为 8 m。现场钻孔取芯的水泥土 qu为 0.8 MPa，
其不排水抗剪强度 Cu = 400 kPa， 50ε = 0.004。 
3.3  工程案例 3 

Wang 等[13]在浙江省温州市乐清县虹桥镇开展了

柔性单桩与复合桩的水平承载试验。试验场地土层以

淤泥质土为主，其工程参数如下：cu = 11.4～52.0（线
性增加）， 50ε = 0.015，γ = 18.0 kN/m3。试验桩 P1-1
为桩径 0.8 m、桩长 29 m的钻孔灌注桩。桩身初始抗
弯刚度为 603190 kN·m2，桩截面弯矩–曲率关系如图

6（c）所示。试验桩 P2-1 和 P3-1 为桩周高压旋喷桩
加固的复合桩，旋喷桩桩径为 0.6 m，与中心灌注桩
咬合 0.15 m，旋喷桩加固深度分别为 4.0 m和 6.0 m。
现场钻孔取芯的旋喷桩 qu为 1.5 MPa，则其不排水抗
剪强度 cu =750 kPa， 50ε = 0.003。 

图 6 桩截面弯矩–曲率关系 

Fig. 6 Moment–curvature relationship for pile section 

表 2 土体参数 

Table 2 Soil parameters 

案例 土层名称 z/m w/% γ 
/(kN·m-3) e IP IL µ c 

/kPa 
φ 

/(°) Es/MPa cu/kPa 50ε  
粉质黏土 0~2.2 29.7 19.0 0.858 14.6  0.71 0.40 29.6 16.6 5.10 25.0 0.010 

淤泥质粉质黏土 2.2~4.3 37.2 18.3 1.043 13.7  1.36 0.45 14.2 10.4 3.72 18.2 0.020 1 
粉质黏土夹粉土 4.3~11.0 28.2 18.9 0.839 10.1  0.80 0.35 12.9 18.7 7.84 55.3 0.006 
淤泥质粉质黏土 0~3.0 41.6 17.7 1.188 16.0 1.18 0.45 15.0 7.1 2.92 24.0 0.015 
粉质黏土 3.0~6.4 26.4 19.6 0.761 13.7 0.44 0.40 30.5 10.8 5.12 35.4 0.010 2 
残积土 6.4~9.0 24.0 19.7 0.713 17.3 0.15 0.30 57.0 18.6 10.1 120.0 0.005 

注：w为天然含水率；γ为土体重度；e为孔隙比；IP为塑性指数；IL为液性指数；µ为泊松比；c为黏聚力；φ为内摩擦角；Es为压缩模量。 
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3.4  对比验证与分析 

图 7给出了本文模型计算所得的桩头荷载–位移
曲线与实测结果的对比。 

图 7 桩头荷载–位移曲线理论计算与实测结果对比 

Fig. 7 Comparison between calculated and measured lateral  

load-deflection curves  

可以看出，对于 3个不同的试验场地，当考虑桩
身非线性时，基于本文建立的 p–y曲线的计算结果与
实测结果均吻合较好，这表明本文建立的 SC桩 p–y
曲线模型是合理、可行的。需要说明的是，本文提出

的 p–y 曲线也可很好地预测未加固单桩的水平承载
力，如图 7（a），（c）所示。图 7（a），（b）结果还表
明：在小位移情况下，不考虑桩身非线性时，预测结

果与实测结果具有良好的一致性；但当位移较大时，

不考虑桩身非线性的 p–y 模型计算所得的桩头水平
位移明显大于现场试验结果。这是因为桩头位移较小

时，混凝土芯桩基本处于弹性状态，而当桩头位移较

大时，桩身进入非线性状态，其抗弯刚度也随之衰减，

若仍按线弹性桩计算，将会显著低估桩头水平位移，

从而导致计算结果不安全。 

4  参数分析 
4.1  水泥土桩桩径的影响 

结合工程实例 1，保持混凝土芯桩桩径 d = 400 
mm不变，分别选取水泥土桩桩径 D为 400，600，800，
1000，1200 mm，以此来探讨水泥土桩桩径对 SC 桩
水平承载特性的影响。在 120 kN水平荷载作用下，不
同桩径比D/d对应的桩身位移和弯矩分布如图8所示。
为便于对比分析，图中纵坐标统一将深度 z除以芯桩
桩径 d。 

图 8 水泥土桩桩径的影响 

Fig. 8 Effects of diameter of cement-mixing columns 

由图 8可知，随 D/d的增加，相同荷载下的桩身
位移和弯矩明显减小。当 D/d 从 1.0 增至 3.0 时，桩
头位移从 25.8 mm减至 5.1 mm，降低 80.2%，而桩身
弯矩最大值由 155.2 kN·m 减至 76.0 kN·m，降低了
51.0%。同时，桩身位移零点逐渐上移，从 z/d=12.5
处上移至 z/d= 6.5处，且桩身弯矩最大值的位置也有
较大变化，从 z/d=7.5处上移至 z/d= 4.0处。这是由于
水泥土桩桩径的增加使得桩侧土抗力增大，桩头水平

荷载的传递深度降低，从而导致桩身变形及最大弯矩

减小。因此，增加水泥土桩桩径可显著提高 SC 桩的
水平承载特性。 
4.2  水泥土桩桩长的影响 

结合工程实例 1，固定 d = 400 mm，D = 1000 mm，
分别选取水泥土桩桩长 L为 0，0.8，1.6，2.4，3.2，
4.0，4.8，5.6 m，以此来分析水泥土桩桩长的影响。
在 120 kN水平荷载下，不同长径比 L/d对应的桩身位
移和弯矩分布如图 9所示。 

由图 9可看出，随 L/d的增加，相同荷载下的桩
身位移和弯矩逐渐减小。当 L/d从 0增至 14时，桩头
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位移从 25.8 mm减至 8.8 mm，桩身最大弯矩由 155.2 
kN·m减至 93.3 kN·m，分别降低了 65.9%和 39.9%。
此外，桩身位移零点与桩身弯矩最大值的位置均随L/d
的增加逐渐上移。值得注意的是，桩身位移与弯矩的

减少幅度随 L/d的增加会明显降低，且当 L/d增至 10
后，桩身位移与弯矩均趋于某一稳定值。这表明桩身

内力位移主要集中在 10d 以上的深度范围内，L/d 超
过 10后，继续增加水泥土桩桩长对 SC桩水平承载性
能的提高效果不大。 

图 9 水泥土桩桩长的影响 

Fig. 9 Effects of length of cement-mixing column 

4.3  水泥土不排水抗剪强度的影响 

结合工程实例 1，固定 d = 400 mm，D = 1000 mm，
分别选取水泥土不排水抗剪强度 cu,c为 100，200，400，
600，800，1000 kPa，以此来探究水泥土不排水抗剪
强度的影响。为便于比较分析，统一将 cu,c除以地表

处粉质黏土的不排水抗剪强度 cu,s作为变化量。在 120 
kN 水平荷载作用下，不同强度比 cu,c /cu,s对应的桩身

位移和弯矩分布如图 10所示。 

图 10 水泥土不排水抗剪强度的影响 

Fig. 10 Effects of undrained shear strength of cement-improved  

soils 

由图 10可知，随 cu,c /cu,s的增加，相同荷载下的

桩身位移和弯矩呈逐渐减小趋势。当 cu,c /cu,s由 4增至
40 时，桩头位移和桩身最大弯矩分别减少 55.5%和

23.3%，且桩身位移零点与桩身弯矩最大值的位置稍
微上移。其原因在于水泥土不排水抗剪强度越大，桩

周水泥土能承受的水平荷载越多，转移到桩体的荷载

越少，桩身位移和弯矩也越小。但是桩身内力位移并

非无限减少，其减少速率随 cu,c /cu,s的增加明显降低。

因此工程中可通过适当增加水泥土不排水抗剪强度来

提高 SC桩的水平承载性能。 
4.4  芯桩弹性模量的影响 

结合工程实例 1，保持 d = 400 mm，D = 1000 mm，
水泥土的变形模量 Ec = 100 MPa不变。混凝土芯桩的
弹性模量Ep通常在20～40 GPa，则Ep /Ec大致在200～
400。为探讨混凝土芯桩弹性模量的影响，令 Ep /Ec分

别为 200，250，300，350和 400。在 120 kN水平荷
载下，不同模量比 Ep /Ec对应的桩身位移和弯矩分布

如图 11所示。 

图 11 芯桩弹性模量的影响 

Fig. 11 Effect of the elastic modulus of core piles 

由图 11可知，随 Ep /Ec的增加，相同荷载下的桩

身位移逐渐减小，而桩身弯矩呈增大趋势。这是由于

随着芯桩弹性模量的增加，桩身承担的水平荷载增大，

即使外荷载不变，桩身内力也会增加；而桩周土分担

的荷载随之减少，故桩身位移会减小。随 Ep /Ec的增

大，桩身位移零点与桩身弯矩最大值的位置基本不变，

且 Ep /Ec越大，桩身位移减小效果越不明显。因此工

程中可通过适当增加混凝土芯桩的弹性模量来提高

SC桩的水平承载能力，但过大的芯桩弹性模量对其水
平承载力提高作用并不明显。 

5  结    论 
（1）将水泥土视为硬黏土，基于现有的软黏土和

硬黏土中桩基 p–y曲线形式，考虑水平荷载下桩周水
泥土和软黏土的土抗力分担比例，推导了 pu和 y50的

修正因子，进而提出了软黏土中 SC 桩水平承载力 p
–y曲线计算方法，为模拟 SC桩水平承载性状提供了
一条有效途径。 
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（2）工程实例分析表明，该方法的理论计算结果
与现场实测结果具有良好的一致性，验证了本文所建

立的 SC桩 p–y曲线模型的准确性和可靠性。同时，
当桩身变形较大时应通过引入混凝土芯桩的弯矩–曲
率关系来考虑桩身的非线性影响。 
（3）水泥土桩桩径对SC桩水平承载性能影响显

著，当 D/d从 1.0增至 3.0时，120 kN水平荷载下的
桩头位移和桩身最大弯矩值分别减少 80.2%和 51.0%。
当 L/d ≤10时，增加水泥土桩桩长可明显减小桩身位
移和弯矩，而当 L/d >10后，继续增加水泥土桩桩长
对其水平承载能力的提高作用不大。此外，工程中可

通过适当增加水泥土强度与混凝土芯桩的弹性模量来

提高 SC桩的水平承载性能。 
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基于 XFEM的土体水力劈裂模拟 
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摘  要：水力劈裂会对心墙堆石坝的安全造成严重的负面影响。宏观上，土体水力劈裂可看作是土体在水力楔劈作用
下使局部裂缝（薄弱面）进一步发展的破坏过程。XFEM是一种可以有效描述裂缝的数值模拟方法。采用 XFEM结合
Biot 固结理论，并对裂缝单元进行处理，从而以弥散式的裂缝状态和嵌入式的裂缝形态共同描述了土体的水力劈裂过
程，并以一个模型算例和挪威 Hyttejuvet坝的实际工程算例对方法进行了验证。该工作的成果有助于理解土体水力劈裂
的成因和过程，可用于对土工结构物的流固耦合破坏分析。 
关键词：XFEM；水力劈裂；Biot固结理论 
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Hydraulic fracturing simulation of soils based on XFEM 

WANG Xiang-nan1, LI Quan-ming1, 2, YU Yu-zhen1, LÜ He1 
(1. State Key Laboratory of Hydroscience and Engineering, Tsinghua University, Beijing 100084, China; 2. China Academy of Safety 

Science and Technology, Beijing 100012, China) 

Abstract: Hydraulic fracture will have a serious negative impact on the safety of core rockfill dams. Macroscopically, the 

hydraulic fracture of soils can be regarded as the failure process of further development of local cracks (weak surfaces) under 

the action of hydraulic wedge splitting. XFEM is a numerical simulation method which can effectively describe cracks. In this 

study, XFEM combined with the Biot's consolidation theory is used to deal with the crack element, so that the hydraulic 

fracturing process of soils is described by both the dispersive crack state and the embedded crack shape. The method is verified 

by a model example and a practical engineering example of Hyttejuvet dam in Norway. The results of this work are helpful to 

understand the cause and process of hydraulic fracture of soils, and can be used for fluid-solid coupling failure analysis of soil 

structures. 

Key words: XFEM; hydraulic fracture; Biot's consolidation theory 

0  引    言 
土体水力劈裂是高压水在土体中驱动裂缝扩展的

一种物理现象。在心墙堆石坝工程中，水力劈裂可能

造成灾难性后果[1]，如美国爱荷华州的 Teton 坝普遍
被认为是由于心墙发生了水力劈裂最终导致溃坝[2]。

为了弄清水力劈裂发生机理和发展过程，人们进行了

大量试验。但由于在试验中模拟土石坝心墙水力劈裂

发生条件的难度很大等原因，目前已取得的研究成果

很难可靠地应用于土石坝的设计、建设中[3]。 
多数学者的观点是：一点处的小主应力的有效值

降低至抗拉强度以下，就会沿着小主应力作用面发生

水力劈裂[4-5]。然而，这一过程较难定量地分析。 
在数值模拟方面，如何把水力劈裂产生的裂缝显

式地描述出来，是一个难点，XFEM具备这个能力[6]。

在描述土体由水作用下产生的裂缝问题时，合理的方

法应是基于流固耦合理论分析孔隙水压力在土体和裂

缝中的分布以及对裂缝演化的影响。 
本文将 Biot 固结理论引入自主开发的 XFEM 程

序，并对裂缝单元进行处理，从而实现对土体水力劈

裂破坏等问题的模拟。通过一个模型试验和挪威

Hyttejuvet 坝算例初步验证了程序在模拟土体水力劈
裂破坏方面的适用性。 

1  XFEM 中渗流固结理论控制方程的

离散格式 
裂缝等位移不连续问题是具有强非线性的初边值
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问题，如图 1所示。将裂缝当作土体内部的非连续界
面，需要对裂缝面上的接触行为进行合理的描述。 

图 1 非线性边值问题示意图 

Fig. 1 Schematic diagram for nonlinear boundary value problems 

采用 Song等[7]提出的非连续位移场格式 
[ ]( ) ( ) ( )I I I I
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−= +∑u N u q H H   。  (1) 

式中  ψ 为所有结点的集合； ( )xN 为形函数；u为基
本位移向量， q为富集结点上描述不连续位移场的位
移向量；H为 Heaviside阶跃函数，且 
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式中， ( )f x 为有向距离函数，本文取在规定的裂纹面
正法向同侧为负，异侧为正。 
1.1  力的平衡方程 

对一微小土体单元，记 xσ ， yσ ， zσ 为正应力， xyτ ，

yzτ ， zxτ 为剪应力， xσ ′， yσ ′， zσ ′为有效正应力，p
为孔隙水压力，则有效应力原理可表示为 

  
  

x x y y z z

xy xy yz yz zx zx

p p pσ σ σ σ σ σ

τ τ τ τ τ τ

′ ′ ′= + = + = +
 ′ ′ ′= = =

， ， ，

， ， 。
    (3) 

土骨架的应力–应变关系满足 
{ } { }σ ε′ = D   ，              (4) 

式中，D为弹性矩阵， 
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xε ， yε ， zε 为正应变， xyτ ， yzτ ， zxτ 为剪应变。则体

应变为 
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综合式（3）～（7）可表示平衡方程 
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式中  
2 2 2

2
2 2 2x y z

∂ ∂ ∂∇ = + +
∂ ∂ ∂

为拉普拉斯算子；fx，fy，fz

分别为 x，y，z 方向的单位体积力；ν 为土骨架的泊
松比；G为剪切模量。 
1.2  孔隙水的连续方程式 

土体单元孔隙水的水量进出平衡方程为 

0yx vz
vv v

x y z t
ε∂ ∂ ∂∂

− + + + = ∂ ∂ ∂ ∂ 
  ，   (9) 

式中， ),,( zyxivi = 为孔隙水的流速，t为时间。 
设 kx，ky，kz和 ix，iy，iz分别为 x，y，z方向的渗

透系数和水力梯度， wγ 为水的重度，根据式（9）和
Darcy定律可得 
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1.3  平衡方程的离散化 

由式（3），有效应力原理可表示为 
{ } { } { }m pσ σ ′= +   ，           (11) 

式中，{ } { }T1  1  1  0  0  0m = 。 
体应变 vε 可表示为 

{ } { }T
v mε ε=   。            (12) 

虚功原理可表示为 
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 (13) 
式中，∆τ 和∆b分别为 t∆ 时间内表面力的增量和体
积力的增量，总应力的增量∆σ 表示为 

{ }m′∆ = ∆ + ∆σ σ p   。            (14) 

对任一单元，水量进出平衡方程式（10）乘以任
意函数 * ( , , )p x y z 并在单元内进行积分可得 
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利用 Gauss-Green定理上式可变为 
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式中，vn为边界上的法向流速，向外为正。 
设 [ ]k 为渗透系数矩阵，可得 
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进一步消去
*p ，在 t和 t+Δt之间进行积分 
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t t t t

nt t
k t t

ΓΩ
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+∆ +∆
=∫ ∫ ∫ ∫B B p N v 。(18)

 
为进行积分计算，作如下假定： 

1 2d ((1 ) )
t t

t
t tθ θ

+∆
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式中， 1 2( ) ( )t t t= = + ∆，p p p p 。 
由式（19），式（18）变化为 

{ } { }

[ ] ( ){ }

T T
  

T
w 1 2

d ( )d

/ d 1

t t t t
t I tm m

k t
Ω Ω

Ω

Ω Ω

γ Ω θ θ

+∆ +∆+ − −

− + ∆

∫ ∫
∫

N B u | N B H H q |

B B p p
 T

1 2((1 ) ) dn n t
Γ

θ θ Γ= − + ∆∫ N v v   。      (20) 

Booker等（1975）已证明，为了积分计算安全，
必须取θ ≥0.5。此处取θ =1，并记 
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由式（13），（14），（21）可得 XFEM的离散格式： 
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2  裂缝处渗流的处理 
土体开裂后，裂缝处的渗透特性需要单独重点考

虑。本文将弥散裂缝[8]的概念推广，描述土体裂缝在

渗流过程中表现出的各向异性，即通过改变单元内裂

缝平行方向的渗透系数来模拟水流在裂缝中的渗透。 
局部渗透系数转换到整体坐标系的表达式如下： 

{ } [ ]{ }ck T k ′=   ，           (23) 

式中，{ }k ′ 为裂缝局部坐标系的渗透系数向量，表示
为 

{ } { }p tk k k′ =   ，           (24) 

式中， pk 为裂缝法向分量， tk 为裂缝切向分量。 
[ ]cT 为转换矩阵，若设 β 为局部坐标系与整体坐

标系的夹角，则[ ]cT 可表示为 

[ ]c

cos sin
sin cos

T
β β
β β

 
=  − 

  。      (25) 

图 2展示了裂缝单元的渗透系数设定方式。为了
表示水流迅速进入裂缝，kt为一个较大数，而 kp与单

元原始渗透系数一致。 

图 2 裂缝单元内的渗透系数 

Fig. 2 Permeability coefficient in fracture unit 

本文认为压实黏土在受拉状态下，渗透系数与裂

缝面的法向有效应力之间存在耦合关系。渗透系数分

量 tk 与单元的法向有效应力 yσ ′之间满足 

0e
y

tk k ασ ′−=   ，             (26) 

式中， 0k 为初始的渗透系数，α为调控有效应力对渗

透系数的影响的系数，本文中取 0.1。这种处理方式在
采用弥散裂纹模型模拟水力劈裂问题时是成功的[9]。 
对于裂缝开展方向的判断和裂缝面上的接触行为

描述，本文沿用文献[6]中的方式。在某一计算步，若
有裂缝萌生或扩展，要依据裂缝在各单元中的扩展方

向改变相关单元的参数，更新刚度矩阵并计算渗透矩

阵，同时要进行位移累加和水头更新，修改计算时间，

继续迭代计算，直到裂缝在本计算步不再扩展为止。 

3  方法验证 
设计图 3所示的研究水压楔劈效应的数值试验。 

图 3 数值试验的计算网格 

Fig. 3 Computational grids for numerical experiments 
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研究对象为 15 m×15 m的正方形，左侧三排网
格为透水体，右侧的网格为压实黏土。在压实黏土中

部靠近透水体处设置了渗透系数较大的软弱带。研究

对象右侧透水，顶部和底部固定，约束左侧水平方向

的位移。 
采用线弹性模型，材料参数如表 1所示。不考虑

结构自重，左侧边界水压力为 100 kPa。 
表 1 数值试验的材料参数 

Table 1 Material parameters of numerical experiments 

渗透系数/(m·s-1) 
材料类型 弹性模量 

E/MPa 
泊松比 

ν  kx ky 

堆石体 10.0 0.3 1 1 
压实黏土 1.0 0.3 1×10-8 1×10-8 
软弱单元 0.01 0.2 1 1×10-8 

图 4给出了 Y方向应力随裂缝发展的分布云图。
可见，在水力击穿黏土的过程中，裂缝穿过的单元形

成拉应力区，在该区域内存在较大的拉应力梯度。裂

缝形成后，随着渗流趋于稳定，拉应力区域范围和拉

应力值均有所减小。 

图 4 Y方向应力随裂缝发展的分布云图 

Fig. 4 Nephogram of vertical stress distribution with crack  

.development 

图 5 给出了孔压场和变形随裂缝发展的计算结
果。可见，发生水力击穿之前，薄弱面与两侧压实黏

土之间均存在较大的孔压梯度，从而必然存在较大的

楔劈渗透力。水力击穿黏土后，很快变成稳定渗流，

整个研究域内的孔压梯度迅速减小，直至无明显差异，

说明水流沿着水力劈裂形成的裂缝发生集中渗漏。裂

缝穿过的单元有不同程度的扩张，以预设的软弱带单

元的变形最大。 

图 5 位移放大 5倍的典型时刻孔压分布云图 

Fig. 5 Nephogram of pore pressure distribution at typical time  

..with displacement magnification of 5 times 

4  Hyttejuvet坝心墙水力劈裂 
4.1  工程概况 

挪威的 Hyttejuvet心墙堆石坝最大坝高 93 m，上
游面坡比 1∶1.6，下游面 700 m 高程上方坡比 1∶
1.45，下方坡比 1∶1.6。心墙呈阶梯状变宽度狭窄形，
顶部宽约 4 m，下游面为垂直面。图 6为大坝平面布
置图[10]。图 7为大坝最大纵剖面上的坝体材料分区。 

图 6 Hyttejuvet坝的布置图（Kjaernsli等[10]） 

Fig. 6 Layout of Hyttejuvet dam (Kjaernsli et al[10]) 

为了监测坝体的工作情况，填筑过程中在心墙的

不同高程埋设了孔压传感器以测定心墙的孔压响应。

后文中对图 7各个孔压传感器的观测结果与计算结果
进行了对比。 
图 8给出了施工期内坝体高程随时间的变化。当

施工至高程 700 m时，测得心墙中产生较大的超静孔
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压，于是相关人员采取了减小心墙宽度的措施以加快

孔压的消散速度，心墙共出现了 3次折转。 

 

图 7 Hyttejuvet坝的纵剖面图 

Fig. 7 Longitudinal profile of Hyttejuvet dam 

 

图 8 Hyttejuvet坝填筑高程变化图 

Fig. 8 Change height of Hyttejuvet dam filling 

坝体下游侧设置了测定渗漏量的仪器，如图 6所
示。图 9给出了监测到的坝体渗漏量变化过程。水库
于大坝施工结束 6个月开始蓄水。蓄水初期渗漏量约
为 1～2 L/s，当蓄水至高程 740 m左右时，渗漏量迅
速达到 60 L/s。相关人员随即减缓蓄水速度，并在坝
顶进行钻孔灌浆，使渗漏量明显降低。水库泄水时，

渗漏量进一步降低。专家们认为 Hyttejuvet 坝的心墙
部位在初次蓄水过程中发生了水力劈裂。 

 

图 9 Hyttejuvet坝渗漏量变化（Kjaernsli和 Torblaa,1968） 

Fig. 9 Change of seepage of Hyttejuvet dam reservoir (Kjaernsli  

and Torblaa, 1968) 

4.2  计算概况 

采用 XFEMS 平台，模拟了 Hyttejuvet 坝水力劈

裂的破坏过程。基于工程经验和李全明等[8]的研究工

作，将心墙中施工相对困难的折转处作为可能存在位

移不连续的部位，即渗透初始薄弱面。 
计算网格如图 10所示，用 31个加载级来模拟坝

体施工（图 8）和蓄水（图 9）过程。心墙折转处的网
格被加密，从而可以相对细致地模拟裂缝开展的过程。 

 

图 10 Hyttejuvet坝计算网格 

Fig. 10 Computational grid of Hyttejuvet dam 

计算中，心墙及两侧堆石采用邓肯–张 EB模型，
模型参数通过坝体位移的反演分析得到（列于表 2）。 

表 2 坝体材料参数 

Table 2 Dam material parameters 

材料 0ϕ  
/(°) 

ϕ∆  
/(°) 

K Kb n m Rf k/(m·d-1) 

心墙 40.0 10.0 300 100.0 0.20 0.3 1.0 6.05×10-5 

堆石 55.0 10.0 1757 805.0 0.27 0.2 1.0 1944 

Ng等[11-13]推求了修正剑桥模型的相应参数，被认

为能够很好地反映坝体变形特性。图 11为心墙土料采
用邓肯–张EB模型参数和修正剑桥模型参数计算所得
常规三轴试验结果。 

 

图 11 两组模型参数常规三轴试验对比 

Fig. 11 Comparison of two sets of model parameters in  

..conventional triaxial tests 

图 12 给出了使用两种模型参数计算得到的坝体
竖向应力的分布图，分布规律基本一致，数值大小较

为接近。 
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图 12 两组模型计算的坝体竖向应力分布 

Fig. 12 Distribution of vertical stress of dam body calculated by  

two sets of models 

通过图 11，12 表明本文采用的邓肯–张 EB 模型
参数可以较好地模拟坝体的应力和变形特性。大坝施

工完成后，心墙底部竖向应力 yσ 约 900 kPa，拱效应
比（ /( )y hσ γ ⋅ ）约 0.45。 
坝体填筑和蓄水过程按照实际进度进行模拟。图

13 给出了施工结束和蓄水之前两个典型时刻的超静
孔压分布图。图 13与文献[13]中的图 14对比结果非常
接近，认为本计算较好地反映了心墙内部孔压的变化。 

 

 

图 13 Hyttejuvet坝典型时刻超静孔压的分布 

Fig. 13 Distribution of excess pore pressure at typical time of  

.Hyttejuvet dam 

图 14展示了各测点的孔压监测值和本文计算值，
可见两者较为接近，表明本文的计算能够较好地描述

心墙内的孔压变化规律。 

图 14 各测点孔压的监测值和计算值 

Fig. 14 Measured and calculated values of pore pressure at each  

measuring point 

在施工临近完成时，心墙内部的竖向压应力值由

于拱效应和超静孔压的共同作用而较低。但在未考虑

薄弱面上的水力渗透作用情况下，心墙内竖直方向上

的压应力值保持为正，不会发生水力劈裂破坏。 
4.3  初次蓄水的水力劈裂过程分析 

为了模拟 Hyttejuvet 坝发生的水力劈裂现象，本
文分别在心墙上游侧的折转位置处设置了初始薄弱
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面，每处薄弱面对应心墙的两个单元，渗透系数取 1 
m/s，其余参数与心墙料相同，如图 15所示。 

 

图 15 初始薄弱面的位置 

Fig. 15 Position of initial weak surface 

图 16 给出了初始薄弱面左侧单元的竖向应力变
化过程。3 个初始薄弱面的竖向应力在施工期随填筑
高度呈线性增长，在蓄水期受到水压楔劈作用而降低。

尤其是水位升至 740 m左右时，3个薄弱面的竖向应
力均发生了骤降。其中 710 m高程处薄弱面的竖向应
力由受压转变为受拉，进而发生了水力劈裂破坏。 

图 16 薄弱面单元的竖向应力变化过程 

Fig. 16 Change process of vertical stress of weak surface element 

图 17 展示了水力劈裂引起的裂缝形态和水头分
布。可见，在心墙的第二个折转处产生了一条上扬的

裂缝，并形成了集中的渗漏通道。 

图 17 水力劈裂发生后，746 m水头稳定渗流云图 

Fig. 17 Nephogram of stable seepage after hydraulic fracture  

.under head of 746 m  

图 18 提取了水力劈裂发生过程中的两个典型时
刻的裂缝周边孔压分布，云图标尺同图 17。可见，在
发生水力劈裂的过程中，已有裂缝的偏前段会短暂形

成较大的超静孔压，裂缝前缘未开裂区域会产生一定

的负孔压，这一现象契合了水力劈裂发生的过程。 

 

图 18 水力劈裂击穿心墙过程中的压力水头云图（单位：m） 

Fig. 18 Nephograms of water pressure in hydraulic fracture  

..breaking through core wall (Unit: m) 

5  结    语 
本文基于Biot固结理论构建了XFEM的流固耦合

格式，并对裂缝单元进行了特殊处理，从而用弥散式

的裂缝状态和嵌入式的裂缝形态共同描述了土体经受

水力劈裂的破坏过程。 
算例结果表明，本章构建的方法可以考虑土体物

理特性、力学特性和渗透特性之间的相互影响，能合

理地描述孔隙水压力和位移的演化规律。对挪威

Hyttejuvet 坝心墙水力劈裂破坏过程的模拟结果与实
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测值基本吻合，并能够给出裂缝的发展形态，说明本

文搭建的 XFEM 模拟平台初步具备了模拟土体水力

劈裂破坏的能力。 
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摘  要：引入 Drucker-Prager屈服准则，建立了基于高阶单元和二阶锥规划的自适应上限有限元方法，并编制了计算程
序。采用单元内部耗散能为控制指标的自适应加密策略，以一分为二的方式对能量耗散率较大的单元进行剖分加密，

形成多次往复计算完成上限有限元的自适应加密过程。通过隧道稳定性及条形基础地基承载力算例，分析了系列

Drucker-Prager屈服准则对极限荷载上限解的影响，揭示该屈服准则与 Mohr-Coulomb屈服准则的差异所在，以及对上
限解和破坏模式的影响，并进一步验证了基于高阶单元和二阶锥规划的自适应上限有限元法具有计算精度和求解效率

高以及可搜索获取精细化破坏模式的特点。 
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Upper bound adaptive finite element method with higher-order element                
based on Drucker-Prager yield criterion 

SUN Rui, YANG Jun-sheng, ZHAO Yi-ding, YANG Feng 
(School of Civil Engineering, Central South University, Changsha 410075, China) 

Abstract: An upper bound adaptive finite element method with six-node triangular high-order element, which is based on 

Drucker-Prager yield criterion, is established. Based on the upper bound theory, the corresponding calculation program is 

compiled. The element dissipative energy is used as the control index in the adaptive refine strategy. Based on the calculated 

results of element dissipative energy, the mesh is refined by dividing the element with high dissipative energy into two parts, 

and the upper bound finite element adaptive calculation is completed through repeated calculation based on the refined mesh. 

The influences of a series of Drucker-Prager yield criteria on the upper limit solution are analyzed depending on the calculated 

results of stability of tunnels and bearing capacity of strip footings. The calculated results also show that the proposed upper 

bound finite element method can achieve high accuracy, and the failure modes can be obtained by the mesh distribution. 

Key words: Drucker-Prager yield criterion; upper bound finite element method; second-order cone programming; higher-order 

triangular element; self-adaptation; failure mode 

0  引    言 
与有限元技术结合的极限分析上限法，具有理论

严谨、适应性强等优点，已成为分析岩土稳定性问题

的有力工具之一[1-3]。 
极限分析有限元常采用三节点三角形单元离散计

算域[4-6]，若改用六节点高阶单元时，应变率和塑性乘

子在单元内部呈线性变化，更适用于模拟剪切带等应

变率梯度较高的岩土破坏问题，目前已有不少学者研

究基于六节点三角形单元的上限有限元方法[7-8]。另一

方面，上限有限元法常建立线性规划求解岩土稳定性

问题[9-10]，近年研究表明，基于 Drucker-Prager等屈服

准则的二维上限有限元法均可直接转换为计算效率较

高的二阶锥规划模型，目前，二阶锥规划方法在极限

分析有限元中已得到推广应用[11-13]。 
上述研究聚焦数学规划方法以及单元类型。事实

上，单元分布对于上限有限元的计算精度也有较大影

响。若将网格自适应加密技术引进上限有限元法中，

将显著提高计算精度及效率，同时最终得到的加密单

元密集形态，也可间接反映岩土破坏模式。在这方面，
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国内外不少学者做了相关研究[14-18]。 
岩土破坏极限状态受控于屈服准则 [19-20]。

Mohr-Coulomb 屈服准则是岩土工程稳定性问题分析
的常用屈服准则，但由于其由于M-C准则在π 平面上
的图形为不等角六边形，存在尖顶和菱角，在一些应

用中，通常需要对角点处进行光滑化处理，从而带来

额外的困难 [27-28]。Drucker-Prager 屈服准则作为
Mohr-Coulomb 屈服准则的修正模型，在实际操作中
无需对其进行额外处理，因此常用于岩土工程稳定性

分析[21-23]。 
事实上，目前关于 Drucker-Prager 屈服准则对结

构极限状态的影响主要是基于有限元法。因此，本文

在文献[16]的基础上，考虑土体破坏服从 Drucker- 
Prager屈服准则，并引入计算效率较高的二阶锥规划方
法，实现基于Drucker-Prager准则的高阶单元自适应上
限有限元方法。通过算例分析，揭示该屈服准则与

Mohr–Coulomb屈服准则的差异所在，以及对上限解和
破坏模式的影响，以便在计算分析和工程中合理应用。 

1  基于 Drucker-Prager准则的高阶单元
自适应上限有限元 

1.1  极限分析上限理论 

极限分析上限定理表明结构达到破坏极限状态

时，结构体内部存在一个运动许可速度场，使得内能

耗散不大于外力做功，即 

p p 1 0( ) ( )d
V

D d V W Wε ε= +∫ ≤   。   (1) 

式中  p ( )D ε 为整个计算域内能耗散； p ( )d ε 为内能
耗散函数；ε为塑性应变率（满足流动法则）； 1W为超
载外力做功； 0W为非超载外力做功。 

使用单元离散计算域，则计算域的内能耗散应为

所有单元内能耗散之和，即 

p ( )d dij ijAV
d AV σ εε = ∫∫ &   。        (2) 

1.2  Drucker-Prager屈服准则 

假定岩土破坏遵循 Drucker-Prager 屈服准则，对
于平面应变问题，其表达式为 

1 2( ) ( )ii ijI J s kα σ + =   ，         (3) 

式中， kα， 为与黏聚力 c 与内摩擦角ϕ相关的材料常
数，  

1 11 22

2
2 ,

,

( )

1( ) ( , 1,2)  
2

ii ij ij m ij

i j
i j

I s

J s s i j

σ σ σ σ σ δ= + = − 

= = 


∑

， ，

    。
   (4) 

由文献[21]可知，D-P 系列准则能否正确使用取决
岩土体不同的应力状态，本文在此不做细致探讨。D-P
准则的屈服面在主应力空间中是一圆锥面，针对同一材

料，如表 1所示，根据不同 kα， 值可得到一系列 D-P

屈服准则。 
表 1 各准则参数换算表

[21]
 

Table 1 Relationship among different yield criteria[21] 
编号 准则种类 α  k  

DP1 MC外角点
外接圆 

2sin
3(3 sin )

ϕ
ϕ−

 
6 sin

3(3 sin )
c ϕ

ϕ−
 

DP2 MC内角点
外接圆 

2sin
3(3 sin )

ϕ
ϕ+

 
6 sin

3(3 sin )
c ϕ

ϕ+
 

DP3 M-C内切
圆 2

sin

3 (3 sin )

ϕ

ϕ+
 

2

3sin

3 (3 sin )

ϕ

ϕ+
 

DP4 MC等面积
圆 2

2 3 sin

2 3π(9 sin )

ϕ

ϕ−
 

2

2 3 sin

2 3π(9 sin )

ϕ

ϕ−
 

DP5 平面应变MC匹配 
sin

3
ϕ

 cosc ϕ  

由文献[11]可知，当材料满足相关流动法则，并
且α≥0时，内能耗散函数可以转化为 

p  d kλ=   ，              (5) 

式中，λ为单元塑性乘子，且同时需要满足 

2

11 22 33

13 ,  2 ( ),   
2

 

ij ij ij ijJ e eθ αλ λ ε θδ

θ ε ε ε

= = − 

= + + 

≥ ，

。

  (6) 

1.3  六节点三角形单元 

如图 1所示，采用六节点三角形单元离散计算域，
且单元间不设置速度间断线，其中三角形 3个顶点节点
1，2，3对应塑性乘子 1 2 3λ λ λ， ， ， ( 1,2,3, ,6)i iu v i = L，

为单元节点速度。 

 
图 1 三角形六节点高阶单元 

Fig. 1 Six-node strain element 

显然，单元内部应变率 x y xyε ε γ& & &， ， 和塑性乘子λ
在单元内部线性变化，若三角形单元为直边且顶点 1，
2，3处满足流动法则约束，即保证单元内均满足流动
法则约束： 

3

1

        ( 1,2,3)  i i
i

L iλ λ
=

= =∑   ，    (7) 

式中， iλ为三角形顶点处的塑性乘子， iL 为三角形面
积坐标。 
1.4  基于 D-P 准则的高阶单元上限有限元二阶锥规

划模型 

以下建立基于D-P准则的高阶单元上限有限元二
阶锥规划模型。结合式（5），（7），求解计算域耗散能： 
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2e 1 3d ( )
3A

kk AP Aλ λ λ λ= + += ∫   ，   (8) 

式中， eP 定义为三角形单元的内部耗散能 k 即为表 1
中的材料参数， EN 为计算域单元数，λ为塑性乘子。 
结合式（6），（8），上限有限元二阶锥规划目标函

数和约束方程 
E

1, 2, 3, 0
1

11, 11, 22,

12, 12,

11, 22,

2 2
11, 12,

u

E

min :  ( )  
3

2         

 
3  

2   

 
1,2 ,3     (  

N

i i i i
i

j j j

j j

j j j

j j j

k A W

e
e

e e

C b
j N j

λ λ λ

ε ε

ε

αλ ε ε

λ

=


+ + −


 = −


=
 = −

 +
 =


=

∑
& &

&

& &

L

，

，

，

，

≥ ，

，

, 为单元端点号)。

     (9) 

式中  11 12e e， 为辅助优化变量； 11 12 22ε ε ε， ， 为单元节点

应变速率；λ为节点塑性乘子；α 为式（4）确定的材料
参数； uC b= 为速度约束条件；该约束条件见文献[17]。 
1.5  非结构化网格自适应加密方法 

为获取高精度上限解，需在破坏区域划分密集网

格。若网格均匀加密，会极大增大计算规模，降低极

限分析上限有限元的求解效率。这里沿用文献[16]的
方法，即同时采用高阶单元并进行网格加密，具体流

程如下：①建立初始上限有限元分析模型，提取初始

单元内部能量耗散率。②根据计算结果，计算结构域 

内所有单元内部能量耗散率总和
E

e,
1

N

i
i

P
=
∑ 。③根据单元 

内部耗散率的计算结果进行从大到小对单元进行排

序。定义参数
E

e, e,
1 1

Nn

i i
i i

P Pβ
= =

= ∑ ∑ 为前 n个单元的单元 

耗散能之和与所有单元能量耗散能之和的比值。由参

数 β 控制自适应加密单元的数目及单元号。通常
=0.4β ，选定参数值之后，通过循环叠加的方式，确

定最终需要加密的单元数量 n，并依据排序结果确定
需要加密的单元序号。④根据第 3步的处理，采用单
元一分为二的方式对内部耗散能较大的单元进行加

密。⑤返回第②步，重新进行上限有限元计算，一般

情况下根据初始单元数目的不同，加密 15～20次即可
获取较高精度的上限解。 
1.6  上限有限元程序编制 

上限有限元计算程序应用 MATLAB 编制，利用
商业程序Mosek求解二阶锥规划计算模型。程序运行
环境为：操作系统Windows 7 64-bit；处理器 Intel Core 
i5-3470M CPU@3.20 GHz；内存 8 GB。 
 

2  算例与验证 
分别以条形基础地基承载力问题[21]、隧道稳定性

问题[24-26]建立上限有限元计算模型，通过对比分析，

验证方法可靠性，分析 D-P 屈服准则对上限解的影
响。 
2.1  地基承载力问题 

（1）问题描述 
为了证明本文提出方法的有效性和准确性，选取

地基承载力问题作为验证。M-C准则条件下，刚性基
础在纯黏性无重土地基 ( 0 0 0)c ϕ γ =≥ ， ≥， 上的极限

荷载可由 Prandtl公式得出 

π tan 2
u

πe tan + 1 cot
4 2

q c ϕ ϕ
ϕ

  = −    
  。 (10) 

考虑对称性，刚性基础在纯黏性无重土地基的极

限承载力计算模型如图 2所示。 

 

图 2 基础初始网格及边界条件 

Fig. 2 Initial mesh and boundary conditions of strip footing 

土体重度为γ ，内摩擦角为ϕ，土体黏聚力为 c，
基础宽度为B。土体右边界及下边界为速度为 0，即

0 0u v= =， ；土体左边界速度边界条件为 0u = ；基

础与地基之间的速度边界条件为 0 1u v= = −， 。 
（2）分析与讨论  
如表 2所示，分别计算不同内摩擦角ϕ下的刚性

基础地基承载力系数 cN ，其中 10c = ，并与文献[21]
中地基极限承载力有限元法计算结果进行对比。 

由表 2可以看出，本文方法计算结果较小于文献
[21]中地基承载力计算结果，如内摩擦角为 0°，DP1
屈服准则下，本文求得上限解较文献[21]小 0.9%；内
摩擦角为 15°，DP2屈服准则下，本文求得上限解较
文献[21]小 4.2%；内摩擦角为 20°，DP3屈服准则下，
本文求得上限解较文献[21]小 6.1%。结果表明，不同
Drucker-Prager屈服准则条件下，本文提出的方法均能
够获取较优上限解。 
结合表 2 中结果可以发现，内摩擦角ϕ对 DP 系

列屈服准则的计算精度具有较大的影响。DP1屈服准
则计算误差随着内摩擦角的增大而增大，且极大高估

土体的稳定性。DP2屈服准则与MC屈服准则吻合较
好，但其在内摩擦角ϕ≤25°时，略高估了土体的强 
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表 2 cN 计算结果与文献结果对比 

Table 2 Comparison between present results and those available in literatures 
0° 10° 15° 20° 25° 30° 

内摩 
擦角 本文 

方法 
文献
[21] 

本文 
方法 

文献
[21] 

本文 
方法 

文献 
[21] 

本文 
方法 

文献
[21] 

本文 
方法 

文献
[21] 

本文 
方法 

文献
[21] 

DP1 59.69 60.23 116.89 121.50 181.65 192.81 316.96 362.25 664.67 891.16 2350.02 2373.60 
DP2 59.69 60.23 96.26 98.59 124.48 129.91 163.26 175.00 216.34 243.13 291.25 351.88 
DP3 51.53 52.19 83.08 84.98 107.88 111.90 142.48 151.75 190.84 212.08 259.96 310.00 
DP4 54.10 54.81 90.70 92.94 122.35 127.51 171.65 184.90 252.06 289.28 394.98 508.83 
DP5 51.53 52.19 83.72 86.20 110.22 115.51 149.25 159.75 208.38 201.19 303.23 370.48 

Prandtl 51.42 83.45 109.77 148.35 207.21 301.4 

注：DP1代表M-C外角点外接圆，DP2代表M-C内角点外接圆，DP3代表M-C内切圆，DP4代表M-C等面积圆，DP5代表M-C匹配 DP圆。 

度，但ϕ＞25°则低估了土体强度。DP3屈服准则的
计算结果始终略小于MC屈服准则（DP5），在内摩擦
角ϕ≤25°时，计算误差较小，但在ϕ＞25°时，其
计算误差要大于 DP2屈服准则。DP4屈服准则同样高
估土体的强度，但是与实际强度相差不大。 
为体现本文方法的计算精度，对比不同内摩擦角

下，本文方法与文献[21]所求的平面应变问题M-C匹
配 D-P准则（DP5）条件下的地基承载力，如图 3所
示。由图 3可知，内摩擦角ϕ = 0°时，两种方法的计
算精度均较高。随着内摩擦角增大，文献[21]的计算
误差不断增大，内摩擦角ϕ = 30°时，文献[21]中计算
误差为 23.4%，本文方法仍保持较高计算精度。 

 

图 3 地基承载力相对误差 

Fig. 3 Relative errors of bearing capacity 

（3）加密网格及破坏模式 
本文采用基于单元耗散能的加密策略，在单元耗

散能较大处加密网格，因此，加密后的网格分布能够

间接反映出结构的破坏模式。 
为了简化分析，图 4 中左侧展示土体破坏服从

DP1、DP2、DP5时的自适应加密 15次网格图，右侧
则为相应的速度矢量图。其中，图 4（a）为采用 DP1
屈服准则， 10c ϕ= =， 20°时的加密网格及速度矢量
图，单元数为 12622；图 4（b）为采用 DP2屈服准则，

10c ϕ= =， 10°时的加密网格及速度矢量图，单元数
为 8693；图 4（c）为采用 DP5屈服准则， 10c ϕ= =，  
20°时的加密网格及速度矢量图，单元数为 8309。 
由图 4（c）即 DP5条件下，自适应加密 15网格

图可以发现，加密网格形成较清晰带状区域，并较清

晰地反映出基础下方的主动区、相邻的被动区以及过

渡区与经典的 Prandtl模型相一致。与图 2地基初始网
格图对比可以发现，对于未破坏区，单元并未加密，

这也间接体现出本文所提方法的适用性及有效性。

DP1与 DP2条件下，破坏形态与 DP5条件下相类似，
区别仅在于破坏区域的大小不一致。 
2.2  隧道稳定性问题 

（1）问题描述 
为了进一步证明本文提出方法的有效性和准确

性，选取隧道稳定性问题进行验证。 
（2）分析与讨论 
分别计算不同内摩擦角ϕ时，自重作用下圆形隧

道临界破坏系数 max /D cγ ，并与文献[24～26]中上限有
限元计算结果进行对比，结果如表 3所示。 
表 3 自重作用下圆形隧道临界破坏系数计算结果(DP5) 

Table 3 Calculated results of critical failure coefficient of circular  

tunnel under gravity (DP5) 

/C D  ϕ /(°) Yang 
等[26] 

Sahoo 
等[25]  

Yamamoto 
等[24] 本文方法 

5 2.34 — 2.33 2.29 
10 2.69 2.63 2.61 2.62 1 
20 3.63 3.67 — 3.52 
5 1.8 — 1.76 1.77 

10 2.14 2.2 2.13 2.11 2 
20 3.13 3.28 — 3.11 

由表 3 可以看出，本文方法略小于文献[24～26]
中的上限解。如 / 1C D = ，内摩擦角为 20°时，本文
求得上限解较文献[26]小 3.1%，较文献小 4.3%[26]；如

/ 2C D = ，内摩擦角为 10°时，本文求得上限解较文
献[26]小 1.5%，较文献[25]小 4.3%。结果表明，本文
提出的方法能够获取较优上限解。 
表 4中列举了系列 DP准则下隧道临界破坏系数

计算结果。可以发现，内摩擦角ϕ = 0°时，DP1与DP2
的计算结果是一致的；内摩擦角ϕ = 5°，10°时，计
算结果 DP1>DP2>DP4>DP5>DP3；内摩擦角ϕ = 20°
时，计算结果 DP1>DP4>DP2>DP5>DP3，与文献[21]
中所总结的规律基本一致，这也从另一方面证明了本

文所提方法的正确性及有效性。   
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图 4 地基承载力自适应上限有限元加密后网格 

Fig. 4 Adaptive refined meshes of bearing capacity using finite element upper bound solution 

 

图 5 隧道初始网格及边界条件 

Fig. 5 Initial mesh and boundary conditions of tunnel 

结合表 4中结果可以发现，DP1屈服准则的计算
结果始终大于 DP5屈服准则（匹配 MC屈服准则），
且计算误差随着内摩擦角的增大而增大，这说明采用

DP1屈服准则会极大高估土体的稳定性。DP4屈服准
则同样高估土体的强度，但是与实际强度相差不大。 
DP3屈服准则为MC的内切圆，实质上相当于降低了
土体的强度，结合表 4 中计算结果，采用 DP3 屈服准
则的临界破坏强度略小于 DP5 屈服强度，这也是符合
极限分析的理论推导。与DP1，DP3，DP4屈服准则不
同，在内摩擦角ϕ≤25°时，DP2屈服准则计算结果略

大于 DP5，在内摩擦角ϕ＞25°时，计算结果略小于
DP5屈服准则，但是计算误差要小于DP3屈服准则。 

表 4 系列 DP准则下隧道临界破坏系数计算结果 

Table 4 Calculated results of critical failure coefficient of circular  

      tunnel under gravity based on Drucker-Prager yield criteria 

/C D  ϕ /(°) DP1 DP2 DP3 DP4 DP5 
0  2.33  2.33  2.02  2.12  2.02  
5  2.80  2.62  2.29  2.42  2.29  
10  3.45  2.94  2.60  2.80  2.62  
20  6.00  3.76  3.40  3.90  3.52  
25  8.76 4.28 3.92 4.75 4.17 
30 13.78 4.85 4.51 5.89 4.98 

1 

35 25.18 5.48 5.17 7.41 5.98 
0  1.74  1.74  1.51  1.58  1.51  
5  2.18  2.03  1.77  1.88  1.77  
10  2.83  2.39  2.09  2.26  2.11  
20  5.63  3.35  3.00  3.49  3.11  
25  8.65 3.97 3.60 4.46 3.86 
30 13.76 4.67 4.31 5.75 4.80 

2 

35 25.19 5.40 5.07 7.38 5.94 

（3）加密网格及破坏模式 
以土体破坏分别服从 DP3、DP4、DP5 屈服准则

时隧道稳定性问题自适应网格加密图为例，进一步展

示本文所提方法能够间接获取破坏模式的优点。 
图 6（a）为基于 DP3屈服准则，单元自适应加密

15 次的网格图，计算域单元数为 7409；图 6（b）为
基于 DP4屈服准则，计算域单元数为 7545；图 6（c）
为基于 DP5屈服准则，计算域单元数为 7850。 
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图 6 隧道稳定性自适应上限有限元加密后网格( / 1C D = ， ϕ = 20°) 

Fig. 6 Adaptive refined meshes of bearing capacity using finite element upper bound solution 

3  结    论 
本文建立基于 Drucker-Prager 准则的高阶单元自

适应上限有限元计算模型，得到以下 2点结论。 
（1）基于 Drucker-Prager准则的高阶单元自适应

上限有限元方法具有较高计算效率及精度。 
（2）采用 DP1 屈服准则会极大高估土体的安全

系数，且内摩擦角越大，误差越大；从安全角度来说，

内摩擦角ϕ≤25°时，DP3与MC屈服准则吻合较好；
内摩擦角ϕ > 25°时，DP2 计算结果较精确，且安全
系数偏低；DP4计算精度要高于 DP1屈服准则，但安
全系数始终偏高。算例结果表明，只要选取合适的 D-P
准则，其计算精度是很高的，完全可以在实际工程中

获得广泛的应用。 
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