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心墙坝湿化变形的特点及其计算方法研究
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　　[摘　要 ]　在分析心墙坝湿化变形特点的基础上, 对湿化变形的两种传统计算方法所存在的缺点和局限性进

行了系统探讨, 进而提出了湿化变形计算的初应变增量有限元法, 并对该方法进行了实例验证。
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　　现代建设的 100 m 以上的高土石坝大都为心

墙坝, 这种坝的心墙通常由渗透系数较小的粘土填

筑而成, 上下游坝壳则由经过碾压的堆石或砂卵石

组成。正因为如此, 心墙坝在初次蓄水期对水的作用

十分敏感, 尤其是在坝壳压实不够或坝壳由过多的

风化料组成时, 坝壳的浸水下沉效应就更为突出。许

多研究表明[1, 2 ] , 产生这种现象的根本原因在于坝壳

土料的湿化变形。在有限元计算中, 关于这种变形的

计算比外荷所引起的变形计算要复杂得多。目前, 对

湿化变形分析计算方法的研究还不够深入[3, 4 ] , 在工

程实际中, 有两种近似的传统计算方法还一直被使

用, 一种是N obari 方法, 或称作双线法; 另一种是与

双线法相对应的所谓单线法。但是, 这两种方法均有

缺点。本研究拟在对心墙坝湿化变形特点进行分析

的基础上, 对湿化变形的计算方法进行一些有益的

探讨。

1　心墙坝湿化变形的特点

心墙坝在施工期的受力条件是单一的, 即坝体

自重。一旦水库蓄水后, 坝体受力和变形情况就变得

十分复杂。除坝体自重外, 坝体还将受到水压力、浮

托力和湿化三方面的库水影响。

许多心墙坝的原型观测结果[3 ]表明, 蓄水时上

游坝壳表面往往产生向上游的位移, 这与水压力作

用的方向正好相反, 同时还伴随一定的下沉, 而并不

是想象中的随浮托力的增大而上抬。显然, 这主要是

上游坝壳料及心墙底部部分土料湿化变形的结果,

湿化所引起的下沉常大于浮托力所引起的上抬。在

水位较低时, 水压力的水平分力不大, 且水压力的合

力作用点位于坝体下部, 而浸水湿化的断面相对较

大, 这样上游坝壳将因下沉而有前倾的趋势, 致使坝

顶发生向上游的倾斜位移。在这种情况下, 心墙受

弯, 须考虑上游坝壳与心墙之间产生裂缝的可能。当

水位升高后, 水压力的水平分力增大, 其合力作用点

的位置又继续上移, 坝顶才转为向下游的水平位移。

因此, 湿化变形是引起心墙坝不均匀沉降和产生裂

缝的重要因素之一。

2　湿化变形的计算方法

2. 1　N obari 方法

　　N obari 方法是目前土石坝湿化变形有限元计

算中广泛采用的方法[5, 6 ]。N obari 和D uncan 在三轴

仪上作了两种试验: 一种是用风干砂和饱和砂分别

作应力2应变试验; 另一种是将风干砂加荷到某一应

力状态后再浸水, 测量其湿化应变。经过对两种试验

结果的对比, 认为可以用前一种试验来代替后一种

试验, 由干、湿两种应力2应变曲线来求湿化变形。在

具体有限元计算中, 湿化变形按“初应力”法进行计

算[3 ]。N obari 方法从干、湿两种应力2应变曲线确定

“初应力”的基本思想是合理的, 然而该方法在初应

力的具体计算中却存在一些不容忽视的问题。主要

包括:

(1) 不论干态还是湿态土料, 三轴试验应力2应
变曲线反映的均是应力与应变之间的全量关系, 某

种应力唯一地对应一种应变, 而与应力路径无关, 且

这种应变是通过先加固结应力 Ρ3, 再加偏应力 (Ρ1-

Ρ3)得到的。尽管也假定 (Ρ1- Ρ3)～ Εa 符合双曲线, 但

这并不是邓肯双曲线模型。
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(2) 干、湿两种三轴试验应力2应变曲线是在轴

对称条件下获得的, 而土坝变形一般属平面变形问

题, 因此试验变形条件与实际变形条件有明显差别。

N obari 方法将在轴对称三轴试验中获得的应力2应
变曲线上查得的应变直接用于平面问题, 显然是不

合理的。

(3) 干、湿两种三轴试验应力2应变曲线是全量

的应力应变关系, 也即是主应力和主应变之间的关

系, 而不是应力各分量与应变各分量间的关系。为确

定应力分量和应变分量,N obari 方法不得不假定土

料在浸水前后主应力的方向角不变, 这与实际也是

有出入的。

综上所述, N obari 方法直接使用干、湿两种土

料全量的应力2应变关系曲线来确定应力和应变, 但

土石坝坝体的填筑、蓄水或降水均是一个逐级加载

或卸载的过程, 其应力和变形应循应力路径进行增

量形式的计算分析。显然,N obari 方法与这一实际

需要不相适应。

2. 2　单线法

与N obari 方法即双线法不同, 单线法模拟土石

坝实际的施工填筑及湿化变形的过程, 只使用一条

应力2应变试验曲线来分阶段确定干、湿两种状态下

的土体变形量[5 ]。三轴试验时, 先把风干土样加荷到

某种应力状态, 即 Ρ1 和 Ρ3, 在保持此应力状态不变

的条件下使土样浸水饱和测量其湿化变形量; 然后,

组合各种 Ρ1 和 Ρ3, 测得各应力状态下的湿化变形

量, 由此建立湿化变形量与应力的关系。朱百里、沈

珠江[6 ]按该方法的试验原理, 曾提出了一套湿化体

应变和剪应变的近似计算公式。

从单线法的上述试验原理可以看出, 单线法关

于湿化变形的计算分析更接近于土石坝湿化变形的

实际情况。但是, 对心墙坝的心墙粘土, 要在试验过

程中保持其应力状态不变而使其浸水饱和, 这往往

是很困难的; 另外, 此方法试验工作量大, 计算过程

复杂。

2. 3　初应变增量有限元法

根据上述分析, 可以看出, 上述两种关于土石坝

湿化变形的传统计算方法都是有缺点的。如果将上

述两种方法取长补短, 应可获得一种既接近实际情

况又简便易行的计算方法。为此, 作者建议并提出一

种初应变增量有限元法。其基本原理为:

设单元在浸水前的应力状态为{Ρd }, 假定它是

由 n 级应力增量按比例增加达到的, 则每级应力增

量为

{∃Ρ} = {Ρd }ön (1)

　　对于每级增量, 用干态的单元刚度矩阵 [D d ]求

应变增量{∃Ε}:

{∃Ε} = [D d ]- 1{∃Ρ} (2)

式中, 刚度矩阵[D d ]是与当前的应力状态有关的干

态非线性弹性或弹塑性矩阵。将各级增量下的{∃Ε}

累加, 即得浸水前的总应变{Εd }。

假定浸水前后应力保持不变, 即浸水后每级的

应力增量仍为{∃Ρ}, 则每级相应的湿态应变为

{∃Εw } = [D w ]- 1{∃Ρ} (3)

式中, [D w ]为浸水饱和状态的单元刚度矩阵。将各

级增量下的{∃Εw }累加, 即得浸水后的总应变{Εw }。

按假想湿化变形受到约束的思路, 可确定由湿化变

形产生的初应变为

{∃Ε} = {Εd } - {Εw } (4)

　　然后, 将此假想的初应变按下式转化为等效结

点荷载, 即

{F } = ∑∫∫
A

[B ]T [D w ]{∃Ε}dA (5)

式中, ∑表示对所有湿化单元求和; [B ]为湿化单

元几何矩阵。

由等效结点荷载{F }, 即可求得土体由于湿化

变形所引起的附加位移及附加应变。为简化计算, 可

将{F }与水压力或渗透压力、浮托力等所转化的结

点荷载叠加在一起进行计算。

由湿化变形转化成的等效结点荷载实际上并不

存在, 为保持静力平衡, 湿化单元的应力中应扣除由

于湿化变形引起的应变增量所对应的那部分应力,

即

{Ρ} = [D w ] [B ]{∆}e - [D ]{∃Ε} (6)

　　计算时, 土的本构模型可采用目前最常用的邓

肯 E2B 模型。

显然, 上述增量分析方法是对每个单元作增量

计算, 且计算时未用全量的应力2应变试验曲线直接

确定应力或应变, 而仅仅是用上述曲线来确定 [D ]

矩阵中所含的参数, 因此克服了N obari 方法所固有

的一些缺点; 同时, 本方法用干、湿两种状态的应力2
应变试验曲线分别确定其相应的 [D ]矩阵, 也避免

了应力不变条件下, 单线法难于模拟心墙土料充水

饱和及试验工作量大等问题。

3　应用实例

根据上述的初应变增量有限元法, 采用邓肯 E2
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B 本构模型, 笔者编制了相应的二维有限元计算程

序, 用该程序对某砂砾石坝壳粘土心墙坝进行竣工

期和运行期的应力和变形计算, 已知该坝最大坝高

127. 5 m , 坝顶长 440 m , 上游坝坡 1∶2. 2, 下游坝

坡 1∶1. 8; 大坝自 1999210 开始填筑, 2001 年底竣

工蓄水。计算选用的断面为设计桩号 (0+ 226) m 的

大坝最大断面, 计算中模拟逐级加载过程, 共采用

17 个荷载级, 其中施工阶段坝体填筑分 11 级, 水库

初次蓄水从几个观测水位直到正常高水位 594. 0

m , 共分 6 级。计算所用的坝体材料模型参数有初始

切线弹性模量系数 (K )、初始切线弹性模量指数

( n )、破坏比 (R f )、切线体积模量系数 (K b)、切线体

积模量指数 (m )、凝聚力 (C )、内摩擦角 (Υ0)、内摩擦

角度变化量 (∃Υ) 和卸荷模量系数 (K u r) , 具体参见

表 1。

表 1　坝体材料邓肯 E2B 模型参数

T able 1　T he param eters of D uncan E2B model of em bankm ent m ateria ls

坝体材料
Em bankm ent m aterials K n R f K b m CöM Pa Υ0ö度 ∃Υö度 K ur

坝壳砂卵石料 D am shell sandy
gravel

1 912. 0 0. 359 0. 760 1 109. 5 0. 015 0 53. 100 11. 565 2 842. 0

心墙土料 Co re w all earth 180. 8 0. 492 0. 684 95. 3 0. 325 0. 045 34. 686 7. 536 358. 1

　　 (0+ 226) m 断面在竣工期和运行期 (正常高水

位 594. 0 m ) 的坝体竖向变位分布见图 1 和图 2, 坝

体在竣工期及与各蓄水位相应的最大竖向变位的计

算结果见表 2。表 2 中还同时列出相应的部分竖向

变位观测成果, 以资对照。

图 1　竣工期竖向位移等值线图

F ig. 1　T he equ ivalen t curve of vert ical

disp lacem ent in the comp letion period

图 2　运行期竖向位移等值线图

F ig. 2　T he equ ivalen t curve of vert ical

disp lacem ent in the operation period

表 2　 (0+ 226) m 断面坝体竖向变位的计算与观测结果

T able 2　T he calcu la t ion and observation of vert ical disp lacem ent in the 0+ 226 section m

数值来源
V alue source

竣工期
Comp letion

period

库水位öm Reservo ir level

520. 9 539. 6 541. 0 546. 2 574. 67 594. 0

计算值 Calcu lated value 1. 254 1. 385 1. 557 1. 584 1. 647 1. 668 1. 683

观测值 O bserved value 1. 373 1. 452 1. 510 1. 559 1. 635

　　注: 观测所遇水库最高蓄水位为 546. 2 m。

N o te: H ighest observation w ater level is 546. 2 m.

　　由图 1, 2 及表 2 可以看出, 随水库蓄水位的逐

渐升高, 由于上游坝壳料及心墙底部部分土料的湿

化变形越来越大, 从而使心墙的竖向变位越来越大。

同时还可以看出, 计算得到的竖向变位与实测结果

较为接近, 且二者的变化趋势基本一致。根据位移计

算结果, 计算得到的竖向位移均是铅直向下的, 这说

明湿化变形所引起的下沉作用总大于浮托力所引起

的上抬作用。另外, 从水平位移的计算结果可以发

现, 在较低的蓄水位时, 由于上游坝壳底部湿化变形

作用较为明显, 而水平推力尚小, 致使上游坝壳部分

单元产生向上游的位移; 但随着蓄水位升高, 几乎全

部上游坝壳的单元水平位移又变为向下游的位移。

显然, 此计算结果与前述关于心墙坝湿化变形特点

的分析结论是一致的。

(0+ 226) m 断面坝体在竣工期及运行期 (正常

高水位 594. 0 m ) 时的主应力矢量图分别如图 3、图

4 所示。由图 3 和图 4 可见, 由于水荷载的作用, 心

墙内各单元在蓄水后应力都略有增大; 但由于浮托

力的作用, 上游坝壳内的应力却有所减小。同时还可

以看出, 不论心墙还是上游坝壳, 主应力的方向都逆

时针偏转了一个角度, 某些单元的偏转角甚至达

15°左右。这也说明,N obari 方法对浸水前后主应力

方向角不变的假定是不合理的。
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图 3　竣工期主应力矢量图

F ig. 3　T he vecto r figure of p rincipal

stress in the comp letion period

图 4　运行期主应力矢量图

F ig. 4　T he vecto r figure of p rincipal

stress in the operation period

4　结　语

( 1)N obari 方法直接使用干、湿两种土料全量

的应力2应变关系试验曲线来确定应力和应变, 与土

石坝实际逐级加载或卸载的过程不相适应。而单线

法又存在对心墙粘土料试验难度大、计算过程复杂

等缺点。因此, 不论是N obari 方法还是单线法, 对心

墙坝而言均存在一定的缺点和局限性。

(2)本文提出的初应变增量有限元法, 对每个单

元作增量计算, 且只是用干、湿两种状态的应力2应
变试验曲线分别确定其相应的 [D ]矩阵, 而非直接

用两种试验曲线确定应力或应变。本方法是对上述

两种传统分析方法取长补短的结果, 既接近心墙坝

湿化变形的实际, 又便于运用。而且上述应用实例表

明, 本方法还具有较高的计算精度。
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R esearch on the characterist ics and ca lcu la t ion m ethod of

co re w all type rockfill dam w et t ing defo rm at ion

W ANG Rui- jun , CHEN Yao- long
(Colleg e of W ater Conservancy and hy d rop ow er, X iπan U niversity of T echnology , X iπan, S haanx i 710048, Ch ina)

Abstract: O n the basis of analysizing w et t ing defo rm at ion characterist ics of co re w all type rockfill

dam , tw o trad it ional ca lcu la t ion m ethods of w et t ing defo rm at ion are system at ica lly analysized and in it ia l

st ra in increm en t FEM is p ropo sed and developped in th is paper. W ith an examp le of one co re w all type

rockfill dam , reasonab lity and p ract icab ility of the calcu la t ion m ethod are demon stra ted.

Key words: co re w all type rockfill dam ; w et t ing defo rm at ion; increm en t FEM
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