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考虑相对密实度的风积沙隧道围岩稳定性分析
王志杰，侯伟名，吴　 凡，王　 李，高靖遥，周　 平

（交通隧道工程教育部重点实验室（西南交通大学）， 成都 ６１００３１）

摘　 要： 为提高风积沙隧道施工安全性，以蒙华铁路王家湾隧道为依托开展施工模拟，探讨围岩稳定性变化规律． 通过现场取土

开展室内试验，得到围岩物理力学特性，并基于砂性围岩较强的非连续性，采用离散元软件进行不同相对密实度风积沙隧道施工

过程模拟，对围岩应力动态变化及松动区发展进行监测分析． 结果表明：在风积沙隧道开挖过程中掌子面前方围岩先行位移的发

生范围与围岩相对密实度呈正相关，拱顶上方受扰动范围与围岩相对密实度呈负相关；在密实风积沙隧道中易出现掌子面挤出

现象，而松散地层中发生顶部塌方灾害的风险较高；风积沙隧道开挖主要对掌子面前方 ２ ／ ３Ｄ ～ Ｄ、洞周及洞室上方 ０．５Ｄ ～ Ｄ内

的围岩产生扰动；在相对密实度（Ｄｒ） 为０．５和０．７的围岩条件下，围岩破坏模式与《铁路隧道设计规范》（ＴＢ １０００３—２０１６） 采用的

破坏模式基本一致，Ｄｒ ＝ ０．９ 时围岩失稳形态大致呈椭球状． 风积沙隧道围岩稳定性与其密实程度关系密切，细观颗粒的紧密结

合能够有效抵抗外力作用，从而表现为宏观结构的稳定，地层稳定性随相对密实度的增大而提高．
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　 　 沙在风流作用下经过运移再沉积形成的风积

沙，广泛分布于中国西北地区． 风积沙地层是由级

配不良的碎散颗粒构成，具有低黏聚力、低抗剪强

度、在外力作用下难以维持稳定等特性． 由于其不

良的工程特性，在风积沙地层中掘进隧道面临着围

岩失稳问题突出、事故突发性强等挑战，施工阶段存

在着极大的安全隐患，因而开展风积沙隧道施工围

岩稳定性的研究对西部铁路隧道安全建设具有重大

意义．



鉴于风积沙在工程应用中存在的诸多问题，诸
多学者对其展开了相关的研究． 在隧道工程领域，
学者们主要关注于预加固措施在风积沙隧道中的应

用． 如文献［１］以离散元程序对不同加固方式在风

积沙隧道中的应用进行模拟，开展现场试验确定超

前支护体系． 文献［２－３］对风积沙隧道注浆材料、支
护结构受力特性进行了研究． 文献［４］对地表竖直

旋喷桩加固条件下的风积沙隧道支护结构受力特性

进行了监测与分析． 文献［５－６］针对不同超前预加

固方案进行比选研究． 除此之外，学者们也在风积

沙隧道的施工工法方面开展了研究． 如文献［７］提
出优化台阶长度与二衬支护时机等施工参数，并对

施工过程中围岩及支护应力变化规律分析． 文献

［８］采用数值模拟手段对几种施工工法在风积沙隧

道中的适用性进行了探究． 在风积沙隧道围岩变形

方面，文献［９－１０］采用基于连续介质分析方法的数

值模拟与模型试验相结合的手段对风积沙隧道围岩

稳定性进行探究．
综上分析，目前对风积沙隧道的研究主要集中

于支护结构与施工工法的优化，针对风积沙隧道围

岩稳定性问题的研究相对较少，而围岩在施工阶段

的扰动范围与破坏特征正是决定支护及施工参数的

关键基础． 同时密实程度对砂性围岩物理力学参数

有较大影响，在隧道工程中表现出的稳定性必然也

存在较大差异． 考虑到风积沙作为一种散粒体材料

的非连续性，采用离散元方法进行研究显然较连续

介质方法更适用［１１］ ． 因此，本文在室内试验的基础

上采用 ＰＦＣ３Ｄ模拟不同相对密实度的风积沙隧道开

挖施工，对颗粒状态进行监测捕捉，从细观角度揭示

围岩失稳机理及演化规律，以期为实际工程中围岩

灾变发生的预防与预加固结构支护范围的确定提供

科学指导．

１　 室内土工试验

王家湾隧道为蒙华铁路重点工程，隧道起讫里

程为 ＤＫ２６６＋９４５—ＤＫ２７４＋２３３，隧道全长 ７ ２８８ ｍ，
为单洞双线隧道，最大埋深 ２２０ ｍ． 隧道洞身在 １＃斜
井和 ２＃斜井之间 ＤＫ２７０＋３７２—８３５ 段穿越风积沙地

层，该区段为该隧道控制性工程． 在风积沙地层开挖

隧道极有可能面临高度的变形、坍塌等安全风险．
为探究风积沙的物理力学特性，在隧道风积沙

段进行现场取样． 取土埋深约为 ３０ ｍ． 该地层呈黄

褐色，略潮湿，密实． 为了减小现场取土时对土样的

扰动，采用环刀取土方式，以取得尽可能接近于原状

土的土样． 采用保鲜膜密封包装，外包缓冲气泡垫

以减小外部扰动，现场土样采集如图 １ 所示． 开展

室内土工试验，对各组试样结果取均值得到风积沙

物理参数见表 １．

图 １　 现场土样采集

Ｆｉｇ．１　 Ｏｎ⁃ｓｉｔｅ ｓｏｉｌ ｓａｍｐｌｅ ｃｏｌｌｅｃｔｉｏｎ
表 １　 风积沙物理参数
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１２．０７ １．９０５ ２．６６ ３６ １．３４６ １．７５７ ０．８９

　 　 考虑密实程度对风积沙力学性质的影响，将含

水率设定为 １２．０７％，配置相对密实度分别为 ０．１、
０．３、０．５、０．７、０．９ 的重塑土样，进行不固结不排水三

轴试验． 为避免试验误差，每种相对密实度制作 ３
个试样进行试验，试验结果如图 ２ 所示． 天然含水

率下，低相对密实度的风积沙黏聚力很小，而相对密

度达到 ０．９ 时，黏聚力出现大幅增长，可见相对密度

对风积沙力学性质影响较大． 内摩擦角随相对密实

度的增大无明显的规律，在 １９．９９° ～３０．０６°之间呈波

动变化状态．
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图 ２　 风积沙参数随相对密度变化趋势

Ｆｉｇ． ２ 　 Ｖａｒｉａｔｉｏｎ ｏｆ ａｅｏｌｉａｎ ｓａｎｄ ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ ｗｉｔｈ ｒｅｌａｔｉｖｅ
ｃｏｍｐａｃｔｎｅｓｓ

２　 离散元模拟

目前，能够从细观角度模拟非连续介质力学问

题的颗粒流方法在软弱破碎地层中得到了广泛的应

用． 室内模型试验通过点式传感器可得到风积沙隧

道变形特性及围岩压力分布的宏观规律，但对其发

展过程难以准确捕捉，且测量范围也有所受限． 针
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对风积沙的松散不连续特性，参照室内土工试验结

果，采用 ＰＦＣ３ Ｄ标定风积沙地层细观参数，建立三维

离散元隧道模型，考虑动态开挖效应，研究不同密实

程度的风积沙地层在掘进过程中的扰动现象及隧道

掌子面稳定性问题．
２．１　 细观参数标定

采用真实尺寸的颗粒建立尺度为米的隧道模型

将产生数千万个颗粒，模型过于庞大而几乎无法计

算． 当颗粒尺寸小于隧道尺寸的 １ ／ １０，可认为计算

结果具有良好的可靠度［１２－１４］ ． 模拟隧道为马蹄形，
断面尺寸为 １１．６４ ｍ（高度） ×１１．７３ ｍ（跨度），将风

积沙颗粒级配放大，设置颗粒最大直径 Ｒ ＝ ０．７８８ ｍ，
尺寸比 Ｒ ／ Ｄ ≈１／ １５，生成的颗粒级配见表 ２．

表 ２　 颗粒级配

Ｔａｂ．２　 Ｇｒａｉｎ ｃｏｍｐｏｓｉｔｉｏｎｓ

颗粒粒径 ／ ｍ 体积分数 ／ ％

［０，０．５５２］ ０．０５

（０．５５２，０．５９４］ １．０９

（０．５９４，０．６２７］ ８．８２

（０．６２７，０．６４２］ ９．５６

（０．６４２，０．６６０］ １３．０６

（０．６６０，０．６８４］ ２４．５８

（０．６８４，０．７０１］ ２２．１４

（０．７０１，０．７２７］ １６．６３

（０．７２７，０．７６７］ ４．０６

（０．７６７，０．７８８］ ０．０１

　 　 鉴于风积沙是一种低黏聚力的散体材料，采用

线性模型作为颗粒接触模型． 开展不固结不排水三

轴试验模拟． 由于对风积沙颗粒进行了放大，为了

保证试验结果的可靠性，同样对三轴试验模型尺寸

进行放大，试样直径为 １０ ｍ，高度为 ２０ ｍ，满足文献

［１５］中试样最大粒径不大于 １ ／ １０ 直径的要求． 试

验过程中分别对试样施加 １００、２００、３００ ｋＰａ 的围

压，通过不断调整细观参数，对相对密实度分别为

０．５、０．７ 及 ０．９ 的风积沙进行标定，得到的 ３ 种相对

密实度风积沙细观参数见表 ３，应力－应变曲线如图

３ 所示 （以 Ｄｒ ＝ ０．７ 为例） ．
表 ３　 ３ 种相对密实度风积沙细观参数

Ｔａｂ．３ 　 Ｍｅｓｏ⁃ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ ｏｆ ａｅｏｌｉａｎ ｓａｎｄｓ ｗｉｔｈ ｔｈｒｅｅ ｒｅｌａｔｉｖｅ
ｃｏｍｐａｃｔｎｅｓｓ

Ｄｒ
颗粒密度 ／

（ｋｇ·ｍ－３）
孔隙率

法向刚度 ／

（ＭＮ·ｍ－１）

切向刚度 ／

（ＭＮ·ｍ－１）
摩擦系数

０．５ ２ ６６０ ０．４３ ９ ９ ０．４０

０．７ ２ ６６０ ０．３９ １０ １０ ０．５０

０．９ ２ ６６０ ０．３６ ２５ ２０ ０．５７
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图 ３　 三轴标定应力－应变曲线

Ｆｉｇ．３　 Ｓｔｒｅｓｓ⁃ｓｔｒａｉｎ ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ ｔｒｉａｘｉａｌ ｃａｌｉｂｒａｔｉｏｎ

　 　 对于隧道二次衬砌的模拟可采用刚性的 ｗａｌｌ
单元［１６］，而初期支护是一种可变形的柔性支护，故本

文以一系列具有一定黏结强度的 ｂａｌｌ 来模拟初期支

护． 参考既有学者研究成果，不考虑混凝土中骨料与

砂浆等组分，基于混凝土等效概率模型，采用接触黏

结模型，喷射混凝土的细观参数：法向刚度为 ８．８×
１０４ ＭＮ／ ｍ，法向刚度与切向刚度比为 ２．０，法向、切向

接触黏结强度为 ２２．５ ＭＮ ／ ｍ２，摩擦系数 μ ＝ ０．６［１７］ ．
２．２　 模型建立

根据颗粒级配及标定的细观参数生成地层，采
用刚度远大于颗粒的 ｗａｌｌ 作为边界，球体与墙体之

间的摩擦系数设置为 ０．０１，以限制边界颗粒运动，施
加重力使地层固结达到平衡． 设置隧道埋深为

３０ ｍ，距左右边界均为 ３０ ｍ，纵向长度为 ５０ ｍ，如图

４ 所示． 模拟步骤：１）采用前文标定的细观参数，以
落雨法生成地层并施加重力计算至平衡；２）通过使

用 ｒａｎｇｅ 命令，对颗粒进行分组，以便后续开挖；
３）设置台阶长度为 ４ ｍ，开挖进尺为 １ ｍ，初期支护

厚度为 ０．２５ ｍ，自编 ｆｉｓｈ 语言，采用迭代算法循环删

除各台阶土层颗粒并生成混凝土颗粒，实现台阶法

开挖隧道并施加初期支护； ４）上台阶掌子面开挖至

为 ２０ ｍ 处后，不再进行开挖支护，使其自然塌落

变形．

72m50m

70
m

图 ４　 三维隧道模型

Ｆｉｇ．４　 ３Ｄ ｔｕｎｎｅｌ ｍｏｄｅｌ
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　 　 为探索施工对掌子面前方围岩的扰动程度及掌

子面失稳阶段的土体颗粒的运动，在地层中布设一系

列半径为 ２ ｍ 测量圆对围岩应力、孔隙率及配位数进

行监控记录，选取部分颗粒追踪其运动轨迹．

３　 模拟结果分析

３．１　 掘进阶段围岩应力释放规律

隧道开挖必然引起围岩初始应力状态改变，应
力场的变化可以反映出土体的扰动程度． 提取 ２０ ｍ
处拱顶纵向（测线 １）、水平向（测线 ２）、掌子面中心

线（测线 ３）应力测量结果，得到 ３ 种相对密实度风

积沙开挖过程中围岩应力变化趋势如图 ５～７ 所示．
３．１．１　 拱顶前方土体应力

图 ５ 为开挖阶段测线 １ 围岩应力变化状况．
Ｄｒ ＝０．９ 与 Ｄｒ ＝ ０．７ 的风积沙围岩竖向应力随开挖

距离变化曲线大致可以分成微变期、平缓期、快速期

３ 个阶段． 开挖过程中，拱顶前方围岩与实时掌子面

距离大于 １２ ｍ（ ≈ Ｄ） 时应力只有微小变化，距离

在 ６～１２ ｍ （≈ ０．５Ｄ ～ Ｄ） 时应力变化较为平缓，当
距离小于 ６ ｍ （≈ ０．５Ｄ） 时应力进入快速下降阶段．
而 Ｄｒ ＝ ０．５ 的围岩距实时掌子面 ８ ｍ （≈ ２ ／ ３Ｄ） 时

竖向应力开始出现平缓变化，当与掌子面距离小于

４ ｍ（≈ １ ／ ３Ｄ） 后应力快速下降． 通过应力场的变化

可以反映出不同相对密实度下掌子面前方的围岩先

行位移有所不同，围岩先行位移的发生范围与围岩

相对密实度成正相关．
整体来看， ３ 种相对密实度的风积沙在隧道开

挖过程中应力变化幅度 Δｓ 有明显区别， 表现为

Δｓ， Ｄｒ ＝ ０．９ ＞ Δｓ，Ｄｒ ＝ ０．７ ＞ Δｓ， Ｄｒ ＝ ０．５ ． 其中 Ｄｒ ＝ ０．９ 的工况

中，距 ２０ ｍ 处掌子面 ２ ｍ 和 ４．５ ｍ 处围岩各方向应力

降低最为明显，甚至超过 Ｄｒ ＝ ０．７和Ｄｒ ＝ ０．５ 工况中

距掌子面 ２ ｍ 处的围岩． 隧道开挖阶段，不同相对密

实度的土体受开挖效应影响的范围有所不同， Ｄｒ ＝
０．５ 时受开挖影响距掌子面 ２ ｍ 范围内的围岩应力变

化剧烈， Ｄｒ ＝ ０．９ 时距掌子面 １０ ｍ 范围内的围岩均

受到较大影响． 表明砂性围岩是一种不稳定平衡体，
外界扰动极易破坏其原有的平衡状态；密实程度越高

受开挖扰动的影响越大，而原本就相对松散的地层，
由于颗粒之间不够紧密，扰动引起颗粒间的应力变化

自然也小． 随着掌子面的推移，掌子面拱顶前方围岩

压力主要呈现出减小的态势， Ｄｒ ＝ ０．５ 工况下出现纵

向应力与水平应力小幅升高的现象． 可见，在开挖过程

中前方松散土体有向掌子面运动的趋势而出现应力增

长，密实土体原岩应力较大易出现掌子面挤出现象从

而应力释放． 因此在密实沙层中进行隧道施工应注意

掌子面挤出问题，采取必要的措施减小施工扰动．
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　 （ａ）竖向应力　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 （ｂ）纵向应力　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 （ｃ）水平应力

图 ５　 开挖阶段测线 １ 围岩应力变化曲线

Ｆｉｇ．５　 Ｓｔｒｅｓｓ ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ ｏｆ ｌｉｎｅ １ ｄｕｒｉｎｇ ｅｘｃａｖａｔｉｏｎ

３．１．２　 拱顶水平方向土体应力

考虑对称关系，选取隧道中心线右侧测点绘制

测线 ２ 围岩应力变化，如图 ６ 所示． 与测线 １ 围岩应

力变化趋势相似，水平方向上的密实围岩 （Ｄｒ ＝
０．９、Ｄｒ ＝ ０．７） 随开挖过程出现应力降低现象，而松

散围岩（Ｄｒ ＝ ０．５） 纵向应力与水平应力出现了升高．
围岩应力场的改变是从隧道中心向洞周扩展的，扩
展速度与围岩密实程度有关，围岩越紧密扩展得越

快． 随着与拱顶水平距离的增大，围岩应力变化幅

度减小． 拱顶位置处围岩应力变化显著，而水平距

离 ５ ｍ 处的围岩应力变化幅度要小得多，水平距离

１０ ｍ 处的围岩应力变化很小，可以判断洞周围岩扰

动范围主要局限在洞周． Ｄｒ ＝ ０．９ 与 Ｄｒ ＝ ０．７ 工况下

纵向围岩应力的下降程度最大，竖向应力变化值略

大于水平应力，可见开挖对密实砂体的影响主要在

于引起砂体的纵向运动，与现场施工过程中掌子面

时常出现风积沙挤出崩落相对应． Ｄｒ ＝ ０．５工况中拱

顶围岩竖向应力变化远大于纵向和水平向，监测点

距实时掌子面 ６ ｍ（≈ ０．５Ｄ） 时竖向应力开始明显

降低且应力随开挖持续大幅减小， 显然隧道开挖主

要引起上方土体向下运动，且尚未达到压密稳定状

态，因此在松散砂性地层中进行隧道施工应注意地

表沉降问题，采取超期支护措施，做好沉降监测

工作．
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图 ６　 开挖阶段测线 ２ 围岩应力变化曲线

Ｆｉｇ．６　 Ｓｔｒｅｓｓ ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ ｏｆ ｌｉｎｅ ２ ｄｕｒｉｎｇ ｅｘｃａｖａｔｉｏｎ

３．１．３　 掌子面中心线土体应力

图 ７ 为测线 ３ 围岩应力变化曲线． 各监测点围岩

总体上随着开挖距离的逼近而出现应力释放． 围岩应

力释放程度最大位置为距拱底 ６ ｍ 处，即在隧道中心

处，这表明该处围岩在开挖过程中最易首先出现破

坏． 对比各工况相同位置围岩的应力变化曲线，可以

发现围岩相对密实度越高，应力释放的时机出现的越

早． 原因在于风积沙是一种稳定性极差的围岩，颗粒

间越紧密，积蓄的能量也就越大，施工扰动也越容易

引起能量的释放． 隧道的开挖将引起围岩应力释放现

象，应力释放区域并非固定不变，而是随着掌子面的

推进由掌子面投影面内的围岩（距拱底 ０、６、１１ ｍ）逐
渐向拱顶上方扩大． Ｄｒ ＝ ０．９ 工况中距拱底 １７ ｍ（拱
顶上方约 ０．５Ｄ） 处的围岩应力变化程度很小，可以判

断该相对密实度下隧道上方围岩应力降低区域约为

０．５Ｄ；而Ｄｒ ＝ ０．５工况中Ｄ距离处围岩应力仍表现出

较为明显的松弛， 说明围岩越密实洞室上方围岩松

弛范围越小，围岩越易出现有效的拱效应．
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图 ７　 开挖阶段测线 ３ 围岩应力变化曲线

Ｆｉｇ．７　 Ｓｔｒｅｓｓ ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ ｏｆ ｌｉｎｅ ３ ｄｕｒｉｎｇ ｅｘｃａｖａｔｉｏｎ

３．２　 掘进阶段地层扰动规律

前述分析已经表明围岩应力释放可以侧面揭示

地层的松动，相对密实度对围岩应力释放影响很大．
风积沙地层的微小单元为散粒体，土体开挖必然引

起散粒体的运动，从而导致颗粒间距的变化． 通过

分析施工过程中的孔隙率能直接反映出施工作用下

围岩相对密实度的变化特征，探究地层的扰动规律．
３．２．１　 纵向扰动

测线 １ 风积沙孔隙率变化曲线如图 ８（ａ）所示．
Ｄｒ ＝ ０．５ 工况下，开挖长度达到 １８ ｍ 时，距实时掌子

面 ６ ｍ 内围岩孔隙率开始明显降低，更远处围岩则

几乎没有变化，说明开挖引起掌子面 ６ ｍ （１ ／ ２Ｄ） 范

围内的砂体颗粒变得更加紧密． 结合图 ５（ｂ）、５（ｃ）
中围岩纵向与水平向应力增长现象，可见在松散的

沙层中开挖隧道，掌子面前方及两侧围岩会向临空

面聚集而出现小范围的压密． Ｄｒ ＝ ０．７ 与 Ｄｒ ＝ ０．９ 工

况下风积沙孔隙率变化趋势呈两阶段： 第 １ 阶段，
围岩距掌子面 ４ ｍ（１ ／ ３Ｄ） ～ １２ ｍ（Ｄ） 时，围岩孔隙

率随掌子面逼近小幅增大，并于 １ ／ ３Ｄ 处增长至最

大；第 ２ 阶段，掌子面继续推进则孔隙率突然降低至

初始值以下． 在风积沙地层中开挖隧道，掌子面前

方一定范围内围岩受施工扰动而变得密实，颗粒越

松散越易向掌子面汇集，从而加密范围越大． 其中初

始相对密实度较高的围岩受开挖影响范围为 １ 倍洞

径，与临空面相距小于 ４ ｍ 的围岩，其孔隙率出现突

变现象，由松散突变为压实． 表明此刻前方土体向

掌子面汇集，极有可能出现塌方与掌子面失稳．
３．２．２　 水平向扰动

由图 ８（ｂ）可以明显看出，隧道开挖引起拱顶处

围岩孔隙率变化，而边墙及洞周围岩孔隙率几乎不
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变． 图中拱顶测点与图 ８（ａ）中拱顶前方 ２ ｍ 处测点

一致，故在此不再分析． 监测数据表明风积沙隧道

施工过程中水平方向上围岩扰动区域主要位于开挖

面范围内，边墙及洞周围岩受开挖影响较小．
３．２．３　 竖直向扰动

隧道开挖过程中，自拱底至拱顶以上 １２ ｍ 围岩

孔隙率变化曲线如图 ８（ｃ）所示． 不论初始相对密实

度如何，隧道施工过程中围岩孔隙率变化规律均表

现为：隧道中心（距拱底６ ｍ）以下部分土体孔隙率

增大，中心以上部分孔隙率有所降低；掌子面中心围

岩孔隙率增大最为明显，孔隙率下降最多的部位为

拱顶处围岩． 与前文应力分析一致，掌子面中心为

最易发生围岩挤出破坏部位． 受开挖影响， Ｄｒ ＝ ０．９
工况下掌子面中心线及拱顶上方 ６ ｍ（０．５Ｄ） 范围内

围岩相对密实度有明显改变，而 Ｄｒ ＝ ０．７ 及 Ｄｒ ＝ ０．５
的地层开挖对竖向围岩扰动范围大致在拱顶以上

６ ｍ（０．５Ｄ） ～ １２ ｍ（Ｄ） 之间． 对于同一位置，在不

同相对密实度的地层中的围岩松动或挤密程度变化

也有所不同，Ｄｒ ＝ ０．９ 工况下变化幅度最大，Ｄｒ ＝ ０．５
次之，Ｄｒ ＝ ０．７ 最小．
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图 ８　 开挖阶段围岩孔隙率变化曲线

Ｆｉｇ．８　 Ｖａｒｉａｔｉｏｎ ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ ｐｏｒｏｓｉｔｙ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ ｄｕｒｉｎｇ ｅｘｃａｖａｔｉｏｎ

　 　 隧道开挖主要对风积沙隧道的前方与上方围岩

产生影响，开挖作用引起掌子面上方及前方一定范

围内的风积沙与深处围岩脱离而向掌子面移动． 综

合各测线的应力监测结果，风积沙隧道施工过程中

围岩纵向应力释放量值相较于竖向与水平向要大得

多，可见开挖引起的主要问题是掌子面的挤出，应避

免掌子面过长时间的暴露． 围岩相对密实度与围岩

稳定性关系较大，其中相对密实度越高掌子面前方

围岩扰动范围越大，也越早出现应力释放；风积沙颗

粒越紧密开挖面上方围岩松弛区域越小． 风积沙隧

道开挖主要对掌子面前方 ２ ／ ３Ｄ ～ Ｄ、洞周及洞室上

方 ０．５Ｄ ～ Ｄ内的围岩产生扰动． 由于工程实际地层

中可能存在少量质地软弱的碳酸盐岩屑、泥岩屑等

杂质，弱化围岩强度及稳定性，而数值模拟中的围岩

颗粒间无任何填充物，与现场实际有所差异，因此在

设计与施工中对地层采取加固或超前支护等措施时

不得小于该范围．
３．３　 掘进阶段围岩松动区分布

图 ９ 为围岩位移云图，由图可见拱部上方出现明

显的竖向沉降，且随着相对密实度的降低而增大，与
前文应力及孔隙分析结果一致． 由于 ＰＦＣ３Ｄ中颗粒数

目较多，极少数颗粒在开挖期间可能出现掉落，故易

造成位移云图区分度不明显． 本文通过 ｆｉｓｈ 语言遍历

所有球体的位移，按一定位移区间对颗粒进行分组，
以确定隧道开挖至 ２０ ｍ，初期支护完成后的围岩松

动范围［１８］ ． 若将零位移作为松动区的判定依据显然

不够合理，可通过位移等值线的疏密程度来判断松动

区域，即将位移等值线出现明显加密的区域作为围岩

松动区［１９］ ． 以 Ｄｒ ＝ ０．９ 工况为例，图 １０ 为围岩位移

等值线，以 ０．２ ｍ 为梯度进行划分． 由图 １０ 可知，位
移达到 ０．３ ｍ 以上后，位移等值线开始变得密集，故
以 ０．３ ｍ 位移等值线作为围岩松动区的边界． 而当位

移超过 ０．５ ｍ 后，不同位移区间颗粒交错重合，故可

认为位移达到 ０．５ ｍ 后，围岩处于失稳状态．
　 　 ３ 种相对密实度的围岩松动区域如图 １１ 所示．
Ｄｒ ＝ ０．５ 工况拱顶上方围岩受重力作用而松动解

脱，地层松动区大致呈鸭蛋型； Ｄｒ ＝ ０．７ 与 Ｄｒ ＝ ０．９
工况下拱顶上方围岩挟持两侧土体向下滑移，松动

区域呈类马蹄形． 各工况下的地层松动范围为 Ｈｓ ＝
２３ ｍ、 Ｗｓ ＝ ２０ ｍ、 β ＝ ４５° （Ｄｒ ＝ ０．５），Ｈｓ ＝ １８ ｍ、
Ｗｓ ＝ ２４ ｍ、 β ＝ ４０° （Ｄｒ ＝ ０．７），Ｈｓ ＝ １５ ｍ、 Ｗｓ ＝
２４ ｍ、 β ＝ ３４° （Ｄｒ ＝ ０．９）． 可见在低相对密实度地

层中围岩松动的主要模式为向临空面坠落，随着相

对密实度的提高，松动区域在竖向高度上有所降低，
而朝横向扩展． 根据 《铁路隧道设计规范》 （ ＴＢ
１０００３—２０１６）中隧道深、浅埋判断依据式（１）得到

Ｈ ＝ ３０ ＜ ２．５ｈａ ＝ ２．５ × ２４．０９ ｍ ＝ ６０．２３ ｍ， 故可知

模拟工况为浅埋隧道且当前松动区小于深埋荷载高

度 ｈａ， 表明浅埋隧道开挖后会产生短时稳定的塌落

拱，围岩变形尚未达到极限状态［２０］ ．
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（ａ） Ｄｒ ＝ ０．５　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 （ｂ） Ｄｒ ＝ ０．７　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 （ｃ） Ｄｒ ＝ ０．９

图 ９　 围岩位移云图

Ｆｉｇ．９　 Ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ ｎｅｐｈｏｇｒａｍ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ

Ｈ ≥ ２．５ｈａ，深埋；
Ｈ ＜ ２．５ｈａ，浅埋．{ （１）

式中： ｈａ 为深埋隧道垂直荷载计算高度， ｈａ ＝ ０．４５ ×
２ｓ－１ω；ｓ 为围岩级别； ω 为宽度影响系数， ω ＝ １ ＋
ｉ（Ｂ － ５）；Ｂ 为坑道宽度，ｍ； ｉ 为 Ｂ 每增减 １ ｍ 时得

围岩压力增减率，当 Ｂ ＜ ５ ｍ 时取 ｉ ＝ ０．２， 当 Ｂ ＞
５ ｍ 时取 ｉ ＝ ０．１．

图 １０　 围岩位移等值线

Ｆｉｇ．１０　 Ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ ｃｏｎｔｏｕｒ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ
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图 １１　 围岩松动区

Ｆｉｇ．１１　 Ｌｏｏｓｅ ｚｏｎｅ ｏｆ ｓｕｒｒｏｕｎｄｉｎｇ ｒｏｃｋ

３．４　 掘进阶段支护位移分析

前述结果表明风积沙隧道掘进阶段易发生拱部

上方围岩松动与掌子面挤出，为了解初期支护的安

全性，提取拱顶位移模拟值与现场实测值如图 １２ 所

示． 由图可看出，围岩相对密实度越高，拱顶沉降值

越小． 初期支护拱顶沉降随隧道掘进持续增长，未
呈现出稳定的趋势． 掌子面后方 ２０ ｍ 处拱顶沉降

超过 ２００ ｍｍ，初期支护变形明显侵限． 由于受施工

工序影响，现场监测数据并非自初支施作后立刻开

始记录，因而现场实测值明显小于模拟值，但距掌子

面 ２０ ｍ 处实测沉降值仍达到 ８４ ｍｍ． 同时图 １３ 为

现场初支开裂情况，可以明显看出拱顶位置出现了

明显裂缝，初期支护处于不安全状态． 表明在风积

沙隧道中仅施作初期支护难以维持围岩稳定，采取

超前支护与二衬紧跟措施是必要的．

模拟-Dr=0.5
模拟-Dr=0.9

模拟-Dr=0.7
现场-Dr=0.89
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图 １２　 初期支护拱顶沉降

Ｆｉｇ．１２　 Ｓｅｔｔｌｅｍｅｎｔ ｏｆ ｐｒｉｍａｒｙ ｓｕｐｐｏｒｔ ｖａｕｌｔ

图 １３　 初期支护开裂

Ｆｉｇ．１３　 Ｐｒｉｍａｒｙ ｓｕｐｐｏｒｔ ｃｒａｚｅ
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３．５　 无措施阶段围岩失稳区分布

砂性围岩失稳区形态及分布范围的确定可为探

明掌子面失稳机理及解决失稳问题提供思路． 模拟

过程中，隧道掘进至 ２０ ｍ 处后，停止开挖支护措施，
处于暴露状态下掌子面前方砂体涌入隧道，以观察

掌子面坍塌及围岩失稳形态． 根据前述得到的结

果，将颗粒以位移值大小进行分组，得到围岩失稳区

分布如图 １４～１６ 所示．
　 　 与图 １１ 相比，土体失稳范围进一步扩大． 在

Ｄｒ ＝ ０．５与Ｄｒ ＝ ０．７ 的围岩条件下，隧道掌子面长期

无支护引起的围岩失稳破坏范围在横断面上表现为

由墙角大致以一定的破裂角，沿一条斜直线扩展至

地表． 两种工况中的模拟破裂角分别为 ５９°、６２°，与
根据《铁路隧道设计规范》 （ＴＢ １０００３—２０１６）附录

Ｄ 得到的破裂角计算值 ６１．２°、６４．５°相近． 由位移分

布可知，拱顶上方围岩位移较两侧的大，可推断围岩

破坏模式为中部土体下沉，从而带动两侧三棱体滑

移，与规范采用的破坏模式基本一致． Ｄｒ ＝ ０．９ 工况

中围岩失稳区自墙角沿类抛物线向上发展，失稳高

度与宽度约为 ２０ ｍ （１．７Ｄ）， 其失稳形态与文献

［２１］基于颗粒流椭球体理论得到的隧道极限松动

区相近．

(a)横断面

(b)纵断面

图 １４　 Ｄｒ ＝０．５ 失稳区分布

Ｆｉｇ．１４　 Ｆａｉｌｕｒｅ ｒｅｇｉｏｎ （Ｄｒ ＝ ０．５）

(a)横断面

(b)纵断面

图 １５　 Ｄｒ ＝０．７ 失稳区分布

Ｆｉｇ．１５　 Ｆａｉｌｕｒｅ ｒｅｇｉｏｎ （Ｄｒ ＝ ０．７）

(a)横断面

(b)纵断面
图 １６　 Ｄｒ ＝０．９ 失稳区分布

Ｆｉｇ．１６　 Ｆａｉｌｕｒｅ ｒｅｇｉｏｎ （Ｄｒ ＝ ０．９）
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　 　 图 １４ ～ １６ 表明不同相对密实度风积沙隧道掌

子面前方围岩失稳范围及形态差别较大． Ｄｒ ＝ ０．５
围岩失稳形态大致与文献［２２］基于极限分析模型

计算得到的掌子面前方坍塌体形状相近． 掌子面前

方 ６ ｍ 范围内围岩出现失稳，围岩滑动面为曲面并

延伸至地表，地表处纵向影响范围约 ２０ ｍ． Ｄｒ ＝ ０．７
围岩失稳形态基本符合文献［２３］提出的经典的“楔
形体－棱柱体”模型，但开挖面前方失稳区更接近于

１ ／ ４ 球体，而非楔形体，且破坏宽度大于隧道断面．
失稳区范围在掌子面前方 ６ ｍ，“棱柱体”失稳区扩

展至地表，数值计算结果与模型试验表征机制基本

一致［１０］ ． Ｄｒ ＝ ０．９ 围岩失稳区仅存在于掌子面前方

及上方局部范围内，其分布形态与文献［２４］通过离

散元软件计算得到的极限状态下的失稳区接近，隧
道上方一定范围之外的地层处于稳定状态．
　 　 综上分析，相对密实度对开挖后的围岩稳定性

影响较大． 隧道开挖后临空面上方围岩在重力作用

下将朝低势能状态调整． 低相对密实度砂土中，土
体颗粒之间的接触面较小、间距较大，颗粒在运动过

程中需要克服的接触摩擦与咬合摩擦相对较弱，原
本脆弱的细观结构在开挖作用下破坏，并向邻近区

域扩展，从而引起较大范围的地层失稳． 随着相对

密实度的提高，抵抗外荷载的颗粒增多，在荷载不变

的情况下，颗粒更难发生转动或滑动，地层的稳定性

相对较高，因而失稳区的范围也随之减小． 当相对

密实度达到 ０．９ 时，砂性地层表现出明显的“土拱效

应”，围岩失稳发生局限在临空面周边一定范围内．

４　 结　 论

１）风积沙隧道洞周围岩随着掌子面距离的逼

近而出现应力快速释放现象，在该地层中施工易发

生突发性的围岩失稳． 在相对密实度高的风积沙地

层，掌子面挤出问题最为突出；而在相对松散的围岩

条件下应更加关注于拱部塌落灾害的发生；须针对

不同的地层性质着重采取相关施工措施．
２）风积沙隧道施工对围岩的扰动区域大致在

掌子面前方 ２ ／ ３Ｄ ～ Ｄ、洞周以及洞室上方 ０．５Ｄ ～ Ｄ
内，其中高相对密实度沙层的扰动区域较扁平，随着

相对密实度降低，扰动范围在隧道纵向上有所降低，
竖向上有所增大．

３）在长期停工状态下，初期支护无法满足风积

沙隧道围岩承载要求． 不同相对密实度条件下，围
岩失稳模式有所差异， Ｄｒ ＝ ０．５与 Ｄｒ ＝ ０．７时地层失

稳模式大致与规范采用的浅埋隧道破坏模式一致，
自墙角处沿破裂角发展至地表；Ｄｒ ＝ ０．９时失稳区为

细长椭圆状．

４）当掌子面处于无支护暴露状态下，掌子面前

方围岩失稳区形态受相对密实度影响存在差异性，
围岩越松散，失稳区分布越广． Ｄｒ ＝ ０．５ 时围岩坍塌

形状大致呈四分之一圆环直达地表；Ｄｒ ＝ ０．７时失稳

形态基本符合经典的“楔形体 － 棱柱体” 模型，失稳

范围也扩展至地表；Ｄｒ ＝ ０．９时失稳围岩局限在掌子

面前方与拱顶上方一定范围内， 失稳区位于围岩

内部．
５）从细观角度来看，隧道围岩失稳机制在于外

力作用下的颗粒之间出现相互错动，当颗粒间的摩

檫力小于外力时便会发生脱离，细观结构出现破坏，
从而在宏观上表现为围岩出现大幅位移而失稳． 围

岩相对密实度越高，承载颗粒数越多，颗粒间的咬合

也更加紧密，因而其具有较高的稳定性．
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