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摘要：鉴于深厚覆盖层上闸坝的坝基开挖、闸浇筑和基坑内的水位变化对闸基和闸结构的位移均有显著影

响，提出了大坝施工与运行全过程中渗流与变形耦合的有限元仿真方法，并将其应用于金沙江某闸坝的地基

处理中。结果表明，闸填筑过程中，基坑地下水位升高３ｍ，能抵消约１ｍ高混凝土浇筑自重引起的坝基沉

降，地下水位变化对闸坝施工期位移增量有显著影响，实现了施工与运行全过程中闸坝的渗流与变形的耦合

仿真，支撑了坝基处理工程设计。
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1　工程概况

金沙江某水电站首部枢纽由左岸非溢流坝

段＋泄洪闸＋左岸河床式厂房＋左岸鱼道构成。

泄洪闸泄水坝段长９７ｍ，共分为三个闸坝段，其
长度分别为３０、３３、３４ｍ。闸典型地质剖面见图

１。泄洪 闸 室 顺 水 流 长 ６０．００ ｍ，闸 顶 高 程

２　３９０．００ｍ，底板高程为２　３６０．００ｍ，底板厚８．０
ｍ，最大闸高３８ｍ。消力池底板高程２　３５５．００
ｍ，厚５．０ｍ。闸址河床覆盖层深厚，覆盖层埋深
最大８０ｍ，最小５０ｍ。河床覆盖层由上到下主
要分为层①砂卵砾石层、层②粉砂层、层③粘土夹
粉土层、层④碎石、角砾及块石混杂层、层⑤含砾
砂层、层⑥粉质粘土层、层⑦角砾、碎石土层和层

⑧卵砾石层８大层。深厚覆盖层的工程特性决定
了在其上修建高闸坝将会遇到闸基接触面问题、

图１　闸典型地质剖面与结构设计方案

Ｆｉｇ．１　Ｔｙｐｉｃａｌ　ｇｅｏｌｏｇｉｃａｌ　ｓｅｃｔｉｏｎ　ａｎｄ　ｓｔｒｕｃｔｕｒａｌ

ｄｅｓｉｇｎ　ｓｃｈｅｍｅ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｓｌｕｉｃｅ

渗流及渗透稳定问题、地震液化及闸基抗滑稳定
等问题。为此，需采取水平铺盖、防渗墙、振冲碎
石桩、旋喷桩、灌注桩等处理措施。考虑基坑开
挖、地下水变动、结构填筑全过程渗流与变形耦合
模拟因素，本文采用渗流和变形耦合计算的有限
元法，以某闸坝工程的地基处理方案研究为例，阐
明了基坑施工与蓄水运行全过程仿真对闸坝变形

研究的意义。

2　渗流变形耦合有限元方法

深厚覆盖层上闸坝的施工与运行全过程模拟

主要包括以下５个阶段：①初始地应力场；②地基
处理；③基坑开挖；④结构浇筑与基坑回填；⑤蓄
水运行过程。有些工程采用分期围堰，不同的闸
坝段的地基处理、基坑开挖、结构浇筑等过程是交
错的。全过程三维模拟中应按施工顺序和地下水
变动过程来模拟。

2.1　耦合渗流的材料非线性有限元法
对于本构关系非线性的材料，采用牛顿—拉

斐森方法（图２）求解［１］。对任意增量荷载步的有
限元方程，可通过各单元的刚度与单元体和边上
的等效荷载集成求得：

∑
ｅ∫Ωｅ

ＤｉｊｋｌＮＩ，ｌＮＪ，ｊΔｕｋＩｄｖ＝ｒｉＪ （１）

其中 Ｄｉｊｋｌ＝∂σｉｊ／∂εｋｌ （２）



图２　增量有限元平衡方程的牛顿—拉斐森解法
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式中，ｅ为单元；Ωｅ 为单元的区域；Ｄｉｊｋｌ为切线模
量矩阵，随应力状态的变化取值；下标ｉ、ｊ、ｋ、ｌ为
坐标轴编号，三维取值为１、２、３，下标中的“，”表
示求偏导数；Ｎ 为单元的形函数，Ｉ、Ｊ 为有限元
模型中节点的顺序编号；ΔｕｋＩ 为节点Ｉ在ｋ方向
上的位移增量，是方程的未知量；ｒｉＪ 为节点Ｊ 在

ｉ方向上的未平衡力。
图２中的ＫＴ 即式（１）中位移变量的系数项，

第ｍ（ｍ＝０，１，２，…）次迭代计算中式（１）中的ｒｉＪ
即图２中的ｒ（ｍ）。将第ｍ 次迭代所得的应变增
量Δε（ｍ）ｋｌ 分为若干等分，如１０等分，按非线性的应
力－应变关系，可近似计算出对应的应力增量：

Δσ（ｍ）
ｉｊ ＝

１
１０∑

１０

ｎ＝１
Ｄｉｊｋｌ（σ（ｍ，ｎ－１））Δε（ｍ）ｋｌ （３）

式中，σ（ｍ，ｎ－１）为第ｎ－１次增量应力累计后的当
前应力。
第ｍ 次有限元迭代计算中，按非线性应力应

变关系，实际的不平衡力ｒ计算公式为：

ｒ（ｍ＋１）ｉＪ ＝ｒ（ｍ）ｉＪ －∑
ｅ∫Ωｅ

δσ（ｍ）
ｉｊ ＮＪ，ｊｄｖ （４）

式中，σ（ｍ）
ｉｊ 为第ｍ 次迭代修正后的初始地应力。
第０迭代步的不平衡力，即为该级的增量外

荷载：

ｒ（０）ｉＪ ＝ΔｆｅｘｔｉＪ （５）

式中，ｒ（０）ｉＪ 为初始迭代时的不平衡力；ΔｆｅｘｔｉＪ 为外力
的节点荷载。
达到平衡条件的判别标准可为不平衡力产生

的位移小于设定值（如１０－１０　ｍ），或按未平衡力与
外力的二范数之比小于一个小值为收敛标准，即：

‖ｒ（ｍ）ｉＪ ‖／‖ｆｅｘｔｉＪ ‖ ≤δｔｏｌ （６）

式中，ｆｅｘｔｉＪ为单元面上的节点力；δｔｏｌ为不平衡力的
相对误差容许值，如０．０１。
由于岩土体服从有效应力原理，因此增量有

限元方程应耦合渗流计算。耦合渗流的变形有限
元方程，要将边界水压力的变化、土体饱和度变化
等引起的外部荷载变化计入式（６）的右端项。同
时，在式（１）的等号左侧，要增加下式所列的耦合项：

∑
ｅ∫Ωｅ

ＮＩδｉｊＮＪ，ｊｄｖＰＩ （７）

式中，δｉｊ为克罗内克尔符号；ＰＩ 为节点Ｉ的孔隙
水压力。
再补充节点孔隙水压力计算的渗流有限元方

程［２］，即可得到耦合渗流的变形计算有限元方程组。
2.2　初始地应力场模拟
初始地应力场在很大程度上影响有限元应力

变形计算结果［３］，覆盖层土的本构关系为非线性，
其变形模量是应力状态和应力历史的函数，可通
过测量或估算土的静止侧压力系数获得接近实际

的覆盖层初始地应力场的特点。土的静止侧压力
系数（ｋ０）对粘性土一般可通过室内试验确定，无
粘性土静止侧压力系数可按经验公式计算：

ｋ０＝１－ｓｉｎφ （８）
式中，φ为内摩擦角。
初始地应力场的计算通过有限元计算获得一

个静力平衡的应力场后，依据各点所得的垂直正
应力与ｋ０ 的乘积来修改水平正应力。对有限元
计算的应力进行修改后的初始地应力场，其未平
衡的节点荷载ｒ（ｍ）ｉＪ 为：

ｒ（ｍ）ｉＪ ＝ｆｅｘｔｉＪ －∑
ｅ∫Ωｅ

σ（ｍ）
ｉｊ ＮＪ，ｊｄｖ （９）

初始地应力迭代的收敛标准同式（６）。因初
始地应力计算中的位移并非实际位移，模量矩阵

Ｄ 可取初始切线模量且迭代计算中保持不变，且
无需进行本构关系的非线性迭代。
2.3　地基处理与开挖过程的模拟
坝基中的防渗墙、碎石桩、旋喷与灌注桩等地

基处理措施可通过在发生地基处理的计算级进行

材料替换和施加与原材料的自重应力差的荷载来

实现桩基、防渗墙等的施工仿真。而其初始应力
和孔隙水压力可取原单元的状态值。
基础开挖则通过移除开挖单元并在开挖面施

加开挖前一级在该面上的应力等效的节点荷载的

相反值来达到开挖后面上的法向和切向应力为０
的条件。单元面上的节点力ｆｅｘｔｉＪ为：

ｆｅｘｔｉＪ ＝－∑
ｅ∫Ｌ
σｉｊｎｊＮＪｄＬ （１０）

式中，ｎｊ 为边界的外法线方向；Ｌ 为单元开挖面
边界。
若开挖面上的孔隙水压力发生变化，则边界

面上还需将孔隙水压力变化对面力的影响作为增

量荷载叠加到单元面上。
2.4　桩和闸室结构的二维概化
碎石桩和旋喷桩与覆盖层土在二维模型中一

般桩土共同作用处理成复合地基，但该方法难以
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考虑桩土之间的差异压缩应变。本文为考虑桩与
土的差异变形，将桩按变形和承载力等效概化成
桩墙［９］，旋喷桩两侧和底部土体设接触面单元，其
参数按强度参数等效折算。
闸室和闸墩二维模型中首先要实现混凝土自

重和闸室水重量的荷载等效，可将混凝土视为充
满整个闸坝段空间，而扩大其孔隙率使其能恰好
容纳闸室水体。设闸墩在水平截面上的面积与闸
室的总面积之比为α，则二维模型中闸墩混凝土
的干重度取实际值的α倍；计算孔隙率ｎ＊是闸室

与闸墩作为一个整体的等效孔隙率，按下公计算：

ｎ＊ ＝１－α＋αｎ （１１）
式中，α为闸段与闸室的水平截面积比；ｎ为混凝
土的孔隙率。
耦合计算中程序通过饱和度和孔隙水压力的

变化，自动实现水位升降过程中荷载的等效。
二维模型中要实现闸室的应变和刚度等效，

弹性模量取实际值的α倍进行有限元计算。获得
材料高斯点的应力后，实际应力因作用面积仅为
计算面积的α倍而应除以α。

3　某闸坝施工蓄水全过程的变形分析

3.1　设计方案
闸室基础采用碎石桩、旋喷桩处理。闸基碎

石桩桩径１．１ｍ，桩间、排距２．５ｍ，梅花型布置，
自闸底板（２　３５２ｍ高程）向下延伸到２　３３０ｍ高
程，深度２２ｍ；旋喷桩桩径１．０ｍ，桩间、排距２．５
ｍ，梅花型布置，方案１自闸底板向下延伸到

２　３１５ｍ高程，深度３７ｍ，后因闸底板沉降量不满
足要求修改为方案２旋喷桩加深到５２ｍ，到达层

④底部（桩底高程约２　３００ｍ）。消力池基础采用
振冲碎石桩处理，自消力池底板向下布置到层③
粘土夹粉砂层，桩径１．１ｍ，桩间、排距２．５ｍ，梅
花型布置。结构设计方案见图１。
3.2　二维计算条件与计算网格
单向耦合不考虑变形对渗流的影响，每个增

量步先进行稳定渗流计算，然后依据本步和上一
步的孔隙水压力，按有效应力方法进行应力变形
计算。土层、碎石桩和桩下沉渣的本构关系采用
邓肯Ｅ－Ｂ模型。基岩、旋喷桩、防渗墙和闸现浇
混凝土采用线弹性模型。土与结构接触面采用邓
肯—克拉夫模型。
土层的基本物理力学和邓肯Ｅ－Ｂ模型参数

见表１、２。旋喷桩、防渗墙和闸现浇砼的弹性模
量分别取１．２、１．５、３１．５ＧＰａ，泊松比均取０．２。

表１　土层基本物理参数

Ｔａｂ．１　Ｂａｓｉｃ　ｐｈｙｓｉｃａｌ　ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ　ｏｆ　ｓｏｉｌｓ

土层
干重度

／（ｋＮ·ｍ－３）
孔隙率

ｎ＊
侧压力
系数ｋ０

渗透系数
／（ｃｍ·ｓ－１）

层① １８．５４　 ０．３１　 ０．３３　 ３．００×１０－２

层② １３．７３　 ０．４８　 ０．４３　 ４．５０×１０－２

层③ １５．３０　 ０．４４　 ０．４３　 １．００×１０－４

层④ １７．１６　 ０．３３　 ０．４３　 ２．００×１０－３

层⑤ １５．２１　 ０．４２　 ０．４３　 ３．００×１０－３

层⑦ １８．５２　 ０．２６　 ０．３３　 ４．００×１０－３

层⑧ １８．５４　 ０．３１　 ０．３３　 ３．００×１０－２

碎石桩 ２１．５８　 ０．３１　 ３．００×１０－２

沉渣 ２１．５８　 ０．３１　 １．００×１０－５

防渗墙 ２０　 ０．２０　 １．００×１０－７

旋喷桩 ２２．５　 ０．１５ 同所在土层

现浇砼 ２３．５　 ０．０５　 １．００×１０－７

表２　土层强度与邓肯Ｅ－Ｂ模型参数

Ｔａｂ．２　Ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ　ｏｆ　ｓｔｒｅｎｇｔｈ　ａｎｄ　Ｄｕｎｃａｎ　Ｅ－Ｂ　ｍｏｄｅｌ　ｏｆ　ｓｏｉｌｓ

材料
ｃ
／ｋＰａ

φ
／（°）

Δφ
／（°）

Ｋ　 ｎ　 Ｒｆ Ｋｂ ｍ　 Ｋｕｒ

层① ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００
层② ０　 ４０　 ４．４　 ２５０　０．４４　０．７０　 ７２　０．２６　 ３００
层③ ５０　 ２７　 ５　 １６０　０．４３　０．６７　 ８７　０．２５　 ２００
层④ ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００
层⑤ ０　 ４５　 ５．５　 ３５０　０．４４　０．７１　１５０　０．０７５　 ４５０
层⑦ ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００
层⑧ ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００
碎石桩 ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００
沉渣 ０　 ４８　 ７　 １　０００　０．４５　０．９１　６３０　０．０４　１　２００

注：ｃ、φ为土的摩尔—库伦强度参数；其他为邓肯模型的变形参数。

选取中间闸室建立二维模型，所在闸段的闸
墩水平截面积在整个闸室的占比为０．３９。计算网
格见图３。计算网格在开挖和填筑级的计算域网
格发生减增，以模拟施工过程。

图３　坝横剖面二维有限元网格

Ｆｉｇ．３　Ｔｗｏ－ｄｉｍｅｎｓｉｏｎａｌ　ｆｉｎｉｔｅ　ｅｌｅｍｅｎｔ　ｍｅｓｈ　ｏｆ　ｔｈｅ

ｄａｍ　ｃｒｏｓｓ　ｓｅｃｔｉｏｎ

图４　计算级与计算条件

Ｆｉｇ．４　Ｓｔｅｐｓ　ａｎｄ　ｃｏｎｄｉｔｉｏｎｓ　ｏｆ　ｃａｌｃｕｌａｔｉｏｎ

图４为各计算级对应的边界水位、开挖面底
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高程和结构浇筑高程。计算网格中未包含基坑上
下游侧的围堰，因此闸坝竣工蓄水期模型上下游
两侧的水位取相同值（基坑降水范围内近此）。基
坑水位根据厂房和闸室部位施工降水要求拟定。
整个计算共分２６个级。第２２、２４级的增量

计算步分别为３、２个，其他计算级１个计算步。
第１级为天然应力场计算；第２～５级基坑抽水，
同时在第５级，碎石桩和旋喷桩施工，替换单元的
材料（对应本构关系及物理力学参数发生变化）、
将旋喷桩两侧单元设置为接触面单元，并依据材
料自重的差异施加重力荷载等；第６～９级基坑开
挖（开挖时前一级的底面高程是本级的初始高程，
浇筑同此），地下水位下降；第１０级防渗墙施工；
第１１～２０级闸室和消力池混凝土浇筑；２１级后
为上下游水位变动。
3.3　计算结果与分析
第２１级（含）前模型上下游侧的水位相同，地

基中的孔隙水压力为静水压力分布；第２２级有上
下游水位差，其水头等值线见图５。由于采用封
闭式防渗墙，水头降落集中于防渗墙或基岩上。
防渗墙上游侧覆盖层自河床表面到防渗墙底的水

头降落仅为２．４％。防渗墙下游侧墙底到河床表
面覆盖层中的水头降落仅为９．２％；防渗墙顶部下
游侧到河床表面覆盖层中水头降落仅为７．９％。
由于采用稳定渗流计算模式，覆盖层中的水头降
落比例结果不随上下游水位变动而变化。

图５　第２２级坝基的水头等值线

Ｆｉｇ．５　Ｗａｔｅｒ　ｈｅａｄ　ｃｏｎｔｏｕｒ　ｉｎ　ｄａｍ　ｆｏｕｎｄａｔｉｏｎ　ａｔ　ｓｔｅｐｓ　Ｎｏ．２２

图６　闸底板下３点的垂直位移与计算级关系

Ｆｉｇ．６　Ｃａｌｃｕｌａｔｉｏｎ　ｓｔｅｐｓ　ｖｓ．ｖｅｒｔｉｃａｌ　ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ

ｏｆ　ｐｏｉｎｔｓ　ｂｅｌｏｗ　ｔｈｅ　ｇａｔｅ　ｂｏｔｔｏｍ

图６为闸底板底部上游侧、中点和下游侧Ａ、

Ｂ、Ｃ　３点的垂直位移与计算级的关系，反映闸底
板的位移变化过程，其中位移０点为第１０级（闸

底板准备浇筑）计算完成时的位移计算结果。对
照图４的计算工况，分为施工期和蓄水期两部分。
施工期为第１～２１级。仅有基坑水位下降的

２～５级（含碎石桩和旋喷桩施工），Ａ、Ｂ、Ｃ点有

０．１５ｍ左右的沉降。水位升降产生的荷载等于
水位变动范围内土体湿重度与浮重度之差（约为
土饱和重度的１／３）产生的体积力。基坑地下水
位的下降会造成深厚覆盖层坝基的较大沉降。反
之，可推知基坑水位的抬升则会引起地基的回弹。
土中同一个高程位置的回弹量因地表面和覆盖层

内部土层分界面的起伏而有所差异。第６～９级
因基坑开挖（回弹）和地下水位的下降（沉降）的联
合作用，产生增量的回弹位移。第１０级因仅有防
渗墙施工，其他条件不变而垂直位移变化甚微。

１１～１４级８ｍ厚闸底板＋１４ｍ高的闸墩（概化
后干重度按０．３９系数折减）浇筑且地下水位不
变，Ａ、Ｂ、Ｃ点有０．１０～０．１２ｍ 的增量沉降。第

１５～１６级无荷载，１７级仅有８ｍ高的闸墩浇筑
且地下水位回升７．５ｍ，此３级地下水位上升引
起的回弹与闸墩自重的压缩基本抵消，考虑到闸
墩对于整个闸室的面积系数为０．３９，水位上升１
ｍ抵消了０．３２ｍ（比值略小于１／３）高混凝土填筑
荷载对基础沉降的影响；第２０级有８ｍ的闸墩浇
筑且地下水位基本不变，引起约０．０２ｍ的沉降。
第２１级地下水位回升７．５ｍ，沉降减小约０．０２～
０．０３ｍ。
蓄水期为第１～２６级。第２１～２５级上、下游

水位升高，闸底板回弹，幅度达０．０５～０．０８ｍ。第

２６级下游水位下降，闸底板沉降量增加约０．０３ｍ。
分析闸墩浇筑完成时（２０级）坝基的位移量

（第１０级为位移０点），铺盖、闸底板、消力池下面
的水平位移小于０．０２ｍ；在消力池下游块石回填
区下游侧存在较大的水平位移，最大值达到

０．０２２ｍ，方向指向上游。浇筑的结构下土层中
位移表现为沉降，最大沉降位于闸底板底面，达到

０．１５３ｍ；铺盖下最大沉降０．０７８ｍ；消力池下最
大沉降０．１４０ｍ。闸室结构上游侧和下游侧土层
上浮，是地下水位上升导致的土层有效重度降低
所致。
坝基的变形计算结果表明，地下水位变动对

坝基变形有重要影响。由此可见，坝基施工和地
下水位变动的全过程模拟，对合理计算闸坝的位
移十分必要。
分析第２２级（正常蓄水位＋最低尾水位）坝

基的位移量，大坝结构下方水平位移较大，方向指
向下游，最大值为０．１７８ｍ。闸室下的土层下沉，
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最大沉降量０．１３２ｍ，位于闸底板底面下游端土中。
各特征级闸底板底面水平坐标与垂直位移关

系见图７。由图７可知，闸填筑完成时闸底板沉
降量最大，随地下水位或上下游水位的上升，其沉
降减小。上下游水位抬升均减小总的沉降量。

图７　闸底板底面水平坐标—垂直位移关系
Ｆｉｇ．７　Ｈｏｒｉｚｏｎｔａｌ　ｃｏｏｒｄｉｎａｔｅ　ａｔ　ｔｈｅ　ｇａｔｅ　ｂｏｔｔｏｍ　ｓｕｒｆａｃｅ

ｖｓ．ｖｅｒｔｉｃａｌ　ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ

4　结论

ａ．针对深厚覆盖层闸坝，提出了施工与蓄水
全过程渗流与应力变形耦合的有限元仿真方法研

究了金沙江某闸坝的地基处理方案。

ｂ．基于土层的侧压力系数修正，实现了初始

地应力的修正和地应力平衡迭代，获得了修正后
静力平衡的初始地应力场。

ｃ．提出了耦合计算中闸坝结构的二维概化方
法，实现了模拟过程中闸结构荷载和应变的等效。

ｄ．实现了施工与运行全过程中闸坝的渗流
与变形的耦合仿真，支撑了坝基处理工程设计。

ｅ．基坑中的地下水变化对闸地基和闸结构的
变形有显著的影响，水位上升３ｍ可抵消约１ｍ
高混凝土填筑荷载对闸底板垂直位移的影响，闸坝
应力变形的模拟应与地下水位变化耦合计算。
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