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堆积软岩的黏弹塑性本构模型及其数值计算应用 
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摘要：堆积软岩的主要力学特性有应变软化、流变、受中间主应力影响等，为了尽可能完整地描述这些力学特性，

提出一个全新的黏弹塑性本构模型。该模型基于下负荷面和 tij 概念，以超固结状态与正常固结状态之间的孔隙比

差为状态变量，并在该状态参量的演化律中引入非齐次函数，使模型能综合描述软岩的应变软化、流变和受中

间主应力影响的力学特性。新模型仅比剑桥模型多了 4 个参数，而且 4 个参数都具有明确物理意义，可通过常规

三轴试验确定。以降雨引起的软岩边坡的渐进性破坏为工程背景，用水土耦合有限元来探讨 2 种不同地下水位变

化对边坡破坏的影响，从坡体的剪应变分布、位移矢量、破坏的传播等方面分析边坡的破坏机制。 
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VISCO-ELASTOPLASTIC CONSTITUTIVE MODEL FOR SEDIMENTARY 
SOFT ROCK AND ITS APPLICATION TO NUMERICAL CALCULATION 

 

YE Guanlin1，ZHANG Feng2，SHENG Jiaren1，WANG Jianhua1 

(1. Department of Civil Engineering，Shanghai Jiaotong University，Shanghai 200240，China； 

2. Department of Civil Engineering，Nagoya Institute of Technology，Nagoya 466–8555，Japan) 

 

Abstract：The sedimentary soft rock is a kind of geomaterial that exhibits the mechanical properties of strain 

softening，rheology，and influenced by the intermediate principal stress. In order to describe these properties as 

comprehensively as possible，a new visco-elastoplastic constitutive model is developed. Based on the tij concept 

and subloading surface，this model uses a state variable  which is a void ratio difference between the over- 

consolidated and normal consolidated states，and introduces a non-homogenous function as an evolution law for . 

Compared to the Cam-clay model，only 4 new parameters are added to the new model，which have explicit 

physical meanings and can be determined from triaxial tests. A progressive failure of soft rock slope due to heavy 

rain is taken as background，and soil-water coupled FEM is conducted to investigate the influences of 2 kinds of 

groundwater table changes on the failure. The shear strain，displacement vector and propagation of the failure 

among the slope are analyzed carefully to clarify its failure. 

Key words：rock mechanics；soft rock；visco-elastoplasticity；constitutive model；progressive failure 

 

 

1  引  言 
 

软岩在我国分布极广，在山岭隧道、深部采矿、

边坡工程等领域经常会遇到[1]。软岩具有应变软化

与流变的力学特性，并受中间主应力影响。在应变

软化方面，F. Oka 和 T. Adachi[2]提出了一个基于内

时理论的应变软化模型；在流变特性方面，廖红建
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等[3]将殷建华和 Graham 的弹黏塑性模型进行扩张，

提出了软岩在三轴应力状态下的弹黏塑性本构关系

表达式。范庆忠与高延法[4]基于对软岩的单轴压缩

流变试验数据的分析，引入损伤变量和硬化函数，

建立软岩的单轴非线性蠕变模型。而在中间主应力

影响方面，F. Zhang 等[5]将 tij概念[6]引入 F. Oka 和

T. Adachi[2]的模型中，使之可以考虑中间主应力对

强度和塑性应变的影响。但是这些模型还不能很好

的全面地描述软岩的力学特性。 

T. Adachi 和 T. Ogawa[7]的高压软岩三轴固结排

水试验揭示了随着围压增加，软岩的应变软化和剪

胀性变弱，当围压足够大时，表现为应变硬化和剪

缩。这种现象说明软岩的力学特性与重超固结土十

分相似，应变软化转为应变硬化的围压阀值可认为

是“先期固结压力”。笔者在不同仪器上所做的试

验[8]也得到类似结论。因此，本文基于下负荷面和

tij 概念，以超固结状态与正常固结状态之间的孔隙

比差为状态变量，并在该状态参量的演化律内引

入流变函数，从而建立起一个全新的黏弹塑性本构

模型。该模型能综合描述软岩的应变软化、流变和

中间主应力特性。接着用有限元法来模拟软岩边坡

的渐进性破坏问题，在探讨破坏机制的同时，验证

本构模型的有效性。 

 
2  黏弹塑性本构模型 
 

2.1 塑性势函数 

叶冠林和张 锋[8]实施的平面应变试验已经证

明了软岩的剪切应力比与塑性剪切膨胀比的关系在

tij 应力空间中能更好地被描述，因此类似于 tij 下负

荷面模型[9]，本模型在 tij应力空间中给出其势函数： 
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ln ( ) ln ( ) ln 0
t t t
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t t t
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其中， 
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式中： ( )X 为剪应力比 X 的函数；为物理参量，

可由试验唯一确定； M 为临界状态下的一个物理

量，且有 
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式中： fX ， fY 分别为剪应力比 X 及塑性剪膨胀比 Y

在临界状态下的值； fR 为三轴压缩时主应力比

1 3/  在临界状态下的值。式(1)可以改写为 
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    (5) 

通过引进正常固结屈服面及下负荷面的概念，

建立起 tij应力空间中的孔隙比与固结应力的关系。

式(1)给出了 tij应力空间中的塑性势，图 1 为 tij 应力

空间中的下负荷面、正规固结屈服面及孔隙比–

应力关系。 

 

 

 

图 1  tij 应力空间中的下负荷面、正规固结屈服面及孔隙 

比–应力关系 

Fig.1  Subloading surface，normally consolidated surface and  

relationship between void ratio and stress in tij stress  

space 

 

由图 1 可知，塑性体积应变为 
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式中：Ep为控制塑性体积应变的一个参量，为压缩

指数与膨胀指数之差(  )； 0e 为围压 98p   kPa

时的参考孔隙比。另外，超固结比状态变量可表

示为 

 N1e N1e
p 0 p

N1 N1

ln (1 ) ln
t t

E e C
t t

           (8) 

利用式(8)，塑性势函数方程式(5)就可改写为 
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2.2 流动法则 

本模型采用联合流动法则，该流动法则定义在

tij应力空间。黏塑性应变速率定义为 

 p
ij

ij

f

t
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式中：为一正的标量，一般称为塑性算子。 

2.3 协调方程 

塑性势给定了塑性应变速率的方向，屈服面(本

模型中屈服面与塑性势相同)给出了产生塑性应变

的判断准则，而协调方程给出了塑性应变速率的大

小，即 
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2.4 演化律 

在 T. Nakai 等[9，10]的工作中，决定下负荷面大

小的参量的发展式总是与正的标量成正比，即为

的一次齐次函数。而在本模型中，参量的发展式

取为的一次非齐次函数，即 
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其中， 
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式中： 0
v 为 0t  时刻时的体积应变速率，而 0t  只

是一个相对时刻，它取为剪切开始的时刻；t1 为一

个单位时间，用于式(13)的量纲一化。必须注意到

这样一个事实，即在实施一个蠕变实验时，蠕变应

力是不可能瞬间加上去的，它总有一个加载过程，

而这个过程通常会对随后的蠕变特性有影响。参数

通常称之为蠕变参数，实际物理意义是应变速率

与时间对数之间的梯度。记为 
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假定 G(，t)为 

n 1ln(1 / )( ) C t tG t a  ，         (15) 

式中：a 为材料参量，用于控制的发展速度；Cn

为一个新导入的参数，称为应变速率参数，它可以

由不同应变速率下实施的三轴压缩试验结果来确

定。 

通过将式(12)～(15)代入式(11)中，可得 

p p

p

pp kk N

( ) / ( ) /

1 ( )

f h t C f h t C

hf G t
CC t t

 


 
 

 
  

 

，
  (16) 

其中， 

 p

kk N

( )f G t
h

t t


 


，
         (17) 

在蠕变状态下，即 0ij
ij

f
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使用式(12)的非齐次发展式的原因很简单，如

果使用齐次函数，则 ( ) 0h t  ，在蠕变状态下，应力

是保持不变的，因此 0f  从而导致 0  ，即不产

生黏塑性应变，这显然不符合本文的目的。 

2.5 塑性算子 

塑性算子的大小可由协调方程来求得。将 

式(10)，(12)，(13)及(15)代入式(11)，可以得到计算

的式子： 
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2.6 黏弹塑性应变速率 

根据式(10)和(19)就可以得到黏塑性应变速率。

总应变速率可以分解为弹性和塑性成分如下： 

 e p
ij ij ij                    (20) 

弹性应变速率可由 Hoke 定理来求得，即 
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其中， 
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式中： 为泊松比，E 为弹性模量。两参数均为常

量。 

2.7 加载准则 

在这个模型中，给出一个全新的加载准则，即 
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它不仅能判断是弹性应变还是塑性应变，而且

能同时判别是硬化、软化还是纯蠕变，这是一个很

大的进步。 

2.8 三轴剪切试验模拟 

本节将本构模型应用于堆积软岩的三轴固结排

水剪切试验[9]的模拟。试验中使用的一种叫大谷石

的堆积软岩。试样的围压3分别为 0.1，0.5，1.0 及

2.0 MPa，轴向加载速率为 0.025%/min。 

图 2 为堆积软岩三轴剪切试验结果与理论值的

比较。除在围压很小的情况下剪切膨胀的理论曲线

与试验值相差较大外，整体来讲理论值与试验结果 
 

 

 

 

 
图 2  堆积软岩三轴剪切试验结果与理论值的比较 

Fig.2  Comparison of the testing data of soft sedimentary rock  

and prediction values by the model 
 

吻合得很好：围压越大，则塑性破坏越明显，而剪

胀特性就由剪切膨胀向剪切压缩转变。 

 
3  边坡渐进性破坏的数值模拟 

 

边坡及隧道等的渐进性破坏问题一直受到工程

界的关注[11，12]。本文以 1999 年 9 月在日本东海北

陆自动车道美浓到美并之间发生的斜坡破坏[13]为

工程背景。在台风引起的大雨过后，宽 120 m、高

125 m 的斜坡面发生了如图 3 所示的大规模破坏。

根据现场记录，这一破坏不是一次性形成的，而是

发生了多次破坏，也就是说是一种渐进性破坏。此

外，在灾害发生前数小时曾经有过 63 mm/h 的降雨，

且连续降雨量超过了 600 mm，因此基本可以断定

降雨是斜坡破坏的主要原因。在数值计算时，对钻

孔及弹性波探查结果得到的地层进行了简化，得到

了图 4 所示的主断面的简化地质构造模型。图 5

显示了有限元计算网络及强风化层材料参数的细分

化。表 1 列出边坡的地层材料参数。需要注意的是，

软岩的残留应力比 Rf是与围压有关的，围压越小其 
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图 3  斜面破坏后的情景 

Fig.3  Scene of the slope after failure 

 

 

           

图 4  简化地质构造模型 

Fig.4  Simplified geologic profile of the slope 

 

数值越大，因此强风化岩的 Rf分为 3 个等级。由于 

 

图 5  有限元计算网格及强风化层材料参数的细分化 

Fig.5  FEM meshes and the details of the strong weathered  

rock 

 

缺乏地下水位等实测数据，在计算中考虑了 2 种地

下水位变化，即降雨引起的水位上升分别为 100% h

和 60% h(h 为初始地下水位与地表之间的距离)，以

此来探讨水位变化对破坏的影响及相关的破坏机

制。计算使用笔者开发的水土耦合有限元程序 Soft。

在计算中，为了尽可能真实的模拟地下水位上升的

变化过程，沿着初始地下水位线给出了一个上升水

头，该水头从初始地下水位上升到地表。 

图 6 给出了两种水位上升过程所引起的边坡的

剪应变( 22I ，I2 是偏应变张量的第二不变量)发展

过程。可以非常清楚地看到，水位上升值越大剪应

变发展得越快。在地下水位上升 100%h 的场地，边

坡在 2 个多小时内就破坏了；而在水位上升 60%h

的场地，边坡不会破坏。这里所指的破坏是指单元

的剪应变达到了应变软化并在应变速率与时间关系

中出现突发性反转现象。 

图 7 显示了不同的水位上升过程所引起的山体 
 

表 1  边坡的地层材料参数 

Table 1  Material parameters of slope ground 

岩性 E/MPa   Rf a  Cn Ep(－) /(kN·m－3) e0 Pc/MPa k/(m·s－1)

风化岩(CL～CM) 1 000 0.25 1.5 – 25 – – 0.012 5 15.7( ) 0.95 20 1.0×10－6

强风化岩(D)   300 0.33 1.5 上层：15.0，中层：7.0，底层：4.0 25 – – 0.012 5 25.6(sat) 0.95 10 1.0×10－6

   

(a) 地下水位上升 100%h                                       (b) 地下水位上升 60%h 

图 6  剪切应变的发展过程 

Fig.6  Development of shear strain 
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(a) 地下水位上升 100%h                                          (b) 地下水位上升 60%h 

图 7  斜坡的位移矢量的变化 

Fig.7  Development of displacement vectors 
 

位移矢量的变化。对地下水位上升 100%h 的情况，

边坡位移的矢量先朝上然后转为朝下运动。这是由

于在塑性变形不明显的情况下，水位的上升将导致

有效自重的下降，从而使山体向上浮起，虽然这种

位移是非常小的。但对非破坏的地下水位上升 60%h

的情况，边坡的位移始终朝上，没有出现朝下流动

的趋势。 

图 8 则给出了渐进性破坏的传播过程。从图中

可以清楚地看到，破坏是从单元③开始并向两边的

单元扩展。另外，从剪应变速率变化中可看出，一

旦到达某一值后迅速发展并导致破坏。 

 
(a) 单元位置示意图 

 
(b) 单元①～③的剪应变变化 

 
(c) 单元③～⑤的剪应变变化 

 
(d) 单元①～③的剪应变速率变化 

 
(e) 单元③～⑤的剪应变速率变化 

图 8  渐进性破坏的传播过程 

Fig.8  Propagation procedure of the progressive failure 
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4  结  论 

 

(1) 本文提出的新本构模型采用 tij 概念及下负

荷面，并引入代表超固结比的状态参量，使得该

本构能综合地描述软岩的应变软化、剪胀性和中间

主应力的影响。 

(2) 与以往的软岩模型不同，使用联合流动法

则，简化了模型的推导。与剑桥模型一样，以塑性

体积应变为硬化参数，使得模型更容易被人接受。 

(3) 提出了新的状态参量的非齐次函数发展

公式，使得新模型能描述软岩的 2 种基本流变特

性，应变速率依存性及蠕变。 

(4) 新的加载基准除了可描述硬化和软化外，

还可描述纯蠕变。 

(5) 与剑桥模型相比，增加了 4 个参数，而且

这些参数具有明确的物理意义，可由常规三轴试验

确定。 

(6) 基于新本构模型，进行软岩边坡的渐进性

破坏的水土耦合有限元分析，探讨了降雨引起的地

下水位变化对边坡破坏的影响，并揭示了渐进性破

坏的力学机制。 
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