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江坪河水电站溢洪洞围岩稳定性仿真分析 
吴家冠，段亚辉 

（武汉大学 水资源与水电工程科学国家重点实验室，武汉 430072） 
 

摘  要：以江坪河水电站溢洪洞进口段为工程背景，基于大型有限元分析软件 ANSYS，模拟地质地形，包括不同岩层、断

层条件，采用弹塑性有限元模型和 Drucker-Prager 屈服准则，对溢洪洞施工全过程进行非线性数值仿真计算分析，得到了不

同岩层围岩的应力和位移分布规律。通过对位移、应力场，特别是拉应力大小、深度的分析，以及塑性区和点安全系数分布

等的综合分析，对溢洪洞进口段在开挖未支护和开挖后及时支护两种工况下的稳定性进行了评价。计算结果表明，隧洞进口

段围岩开挖未支护时，洞顶下沉位移大，有大面积塑性区和超过岩体抗拉深度的区域，稳定性差。及时支护后，洞顶塑性区

和超过岩体抗拉深度的区域减小，稳定性明显提高，但 CK2 强风化层支护区的点安全系数略大于 1.0，且内部仍有小于 1.0
的区域。因此，建议 CK2 强风化层加强支护，最好采取钢拱架强支护措施，其结果为设计和施工提供了重要参考。 
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Simulation analysis of stability of spillway tunnels of  
Jiangping River Hydropower Station 

 
WU Jia-guan，DUAN Ya-hui 

（State Key Laboratory of Water Resources and Hydropower Engineering Science, Wuhan University, Wuhan 430072, China） 
 

Abstract: Taking the spillway tunnels for Jiangping River Hydropower Station as engineering background, their stabilities in the 
construction period are analyzed by using large-scale finite element analysis software ANSYS and according to actual geological and 
topographical characteristics, including different rock strata and faults conditions, Drucker-Prager criteria, nonlinear numerical 
simulation calculation. The principal stress and displacement distribution law of different rock strata are obtained. Through the 
analyses of displacements and stress field, expecially the synthetic analysis of tension stress zone, plastic area and point safety factor 
distribution, the stabilities of spillway tunnels entrance before and after supporting are evaluated. The displacement in the top of 
tunnel is large; moreover, there are big plastic area and zone that exceed tensile strength of rock body; the stability is poor. After 
supporting timely, plastic area and zone that exceed tensile strength of rock body become smaller; its stability is improved obviously; 
but the point safety factor of strongly weathered layer CK2 is just slightly larger than 1.0; and there is still zone inside of which  the 
point safety factor is less than 1.0. Therefore, for the strongly weathered layer CK2, it is best to take measures of strong supporting 
with steel arch frame. The results provide an important reference for engineering design and construction. 
Key words: spillway tunnel; stability of surrounding rockmass; elastoplastic model; numerical simulation 
 

1  引  言 

溇水为澧水的最大支流，全长 250 km。江坪河

水电站位于湖北省鹤峰县走马镇阳河乡溇水干流上

游河段，水电站装机 450 MW，属一等大（一）型

工程。江坪河面板堆石坝最大坝高为 219 m，是世

界第 2 高面板堆石坝。泄水建筑物包括 2 孔溢洪道

和 1 孔泄洪放空洞，集中布置于右岸（图 1）。溢洪

道为 2 条平行布置的隧洞式溢洪道，洞轴线间距  
为 35 m，两洞间岩柱厚 21 m。2 条溢洪道孔口及隧

洞断面尺寸相同，泄槽采用无压隧洞型式，断面为

城门洞型，隧洞宽度为 14 m，侧墙高度高于最高水

面线 1 m，由 18.0 m 渐变至 12.0 m，顶拱中心角为

90°。溢洪道穿过地层 CK1～CK4 层。断裂构造主
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要有陡倾角断层 F201、F311、F54 等（图 2）。 
针对类似江坪河水电站溢洪洞多岩层、断层交

错等复杂地质条件的岩体，许多学者研究非连续体

的解决方法。 Cundall [1]提出的离散元数值计算法，

分析了非连续体的运动问题。朱素平等[2]根据有关

岩石力学试验结果，提出以对数函数描述岩石蠕变

的本构模型，借此对地下隧道围岩稳定性进行了力

学分析，探讨了人工支护结构与围岩相互作用的关

系。朱维申等[3]对大型洞室群高边墙位移进行了预

测，并采用普适性较好的弹塑性位移和弹性位移的

比值判别方法对围岩稳定性进行判别。冯夏庭等[4]

首次将数据挖掘方法应用到地下洞室围岩稳定性判

别知识的自学习中。李术才等[5]采用三维断续节理

岩体的弹性损伤本构模型、损伤演化方程及损伤岩

锚柱单元支护模型分析围岩加固前后的稳定情况。

黄祥志等[6]在双护盾 TBM（tunnel boring machine）
的隧洞施工中，将可拓理论与洞室围岩稳定评价相

结合。李晓红等[7]通过将支护前后围岩受力状态与

单轴和三轴应力状态岩石蠕变进行类比，得知初期

支护在一定程度上减小了围岩的最终变形量，可以

有效地抑制隧道围岩的变形速率。 
利用大型有限元分析软件 ANSYS, 采用弹塑

性有限元法，基于 Drucker-Prager 准则，通过对应

力位移场、塑性区和点安全系数的分布，对江坪河

水电站溢洪洞进口段开挖后的稳定性进行了综合分

析。 

2  计算理论 

2.1  系统锚杆支护模拟 
瑞士联邦理工学院 Egger 教授等[8]对加锚节理

岩体进行了大量的室内和现场试验，总结出锚杆对

节理面加固的经验公式： 

1.07 2 0.14
0 t c c[1.55 0.011 sin ( )]

       (0.85 0.45 tan )
T P i  



  


   （1） 

式中： 0T 为加锚后节理抗剪强度的提高值； tP 为锚

杆的最大张拉荷载（MN）； c 为岩石的单轴抗压强

度（MPa）； 为锚杆和节理法向的夹角； i 为节理

的剪胀角； 为节理的摩擦角。 
忽略锚杆加固后对节理摩擦系数的提高，认为

只增加节理的抗剪强度，将单根锚杆加固的抗剪强

度提高值除以它的控制面积，就可以换算成节理凝

聚力 c 值的改变量： 

0 h v/( )c T d d              （2） 

式中： hd 为锚杆布置的水平间距； vd 为锚杆布置的

垂直间距。 
2.2  点安全系数法计算原理 

任意斜截面（其法线方向与第 1 主应力方向的

夹角为 ）上的正应力（拉为正）、剪应力分别为 
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根据摩尔-库仑强度理论，则有： 

n tanc                   （5） 

式中： c 为截面上的凝聚力； n tanc    为截面上

的抗滑力； 为滑移力。 
当抗滑力小于滑移力时，微元体就有沿该方向

滑动的趋势，故安全系数可定义为 

n
s

n

tancF  



              （6） 

3  有限元法计算分析 

3.1  有限元计算模型及力学参数 
综合分析边坡地形地质条件，按实际情况进行

材料分区，所选的计算范围为 219.5 m×165 m；如

图 1、2 所示。物理力学参数列于表 1～3。模型底

部至山体表面的 4 个侧面均取法向约束，底面为全

约束，山体表面为自由边界。 

 

 
图 1  计算范围平面示意图（单位：m） 

Fig.1  Sketch of computing range (unit: m) 
 

1# 溢洪洞 

2# 溢洪洞 
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图 2  地层剖面（2#剖面）（单位：m） 

Fig.2  Strata section #2 (unit: m) 

 
表 1  岩层的各向同性计算参数 

Table 1  Isotropic parameters of rock mass 
类型  /(g/cm3) E/GPa ft /MPa  c/MPa  /(°) 

CK1，CK3 2.72 8 0.6 0.22 1.1 45 

CK2，CK4 2.65 1 0.1 0.3 0.2 26 

CK5 2.7 6 0.5 0.22 0.7 39 

CK6 2.5 1 0.1 0.3 0.2 26 

注：CK1、CK3 为微风化层；CK2、CK4 为强风化层；CK5 为弱风化

层；CK6 为强风化层； 为湿重度；E 为变形模量；ft为抗拉强度； 为
泊松比； 为抗剪强度。 

 
表 2  岩层横观各向同性计算参数 

Table 2  Transversely isotropic parameters of rock mass 
类型 E1 /GPa E2 /GPa G1z /GPa 1 1z 

CK1，CK3 22 18 9 0.24 0.25 

CK2，CK4 19 13 6 0.26 0.28 

CK5 21 16 8 0.25 0.26 

CK6 19 13 6 0.26 0.28 

注：E1 为平行层面方向的弹性模量；E2 为垂直层面方向的弹性模量；

G1z 为确定层面各方向与垂直层面方向之间夹角变化的剪切模量；1 为

在层面内压缩时确定该面内膨胀的泊松系数；1z 为在垂直层面的方向

压缩时确定层面内膨胀的泊松系数。 

 
表 3  断层计算参数 

Table 3  Parameters of fault 
抗剪强度 

类型 
法向刚度 

Kn /(GPa/m) 

切向刚度 

Ks /(GP/m) c/MPa  /(°) 

F54, F201 2.6 1.1 0.04 16 

 
3.2  计算方案 

溢洪洞的施工，是在枢纽工程开工后的第 3 年

1~5 月进行 2#溢洪洞上层(桩号溢 0+220.00 m 至出

口段)开挖，第 3 年 7 月至第 4 年 7 月进行 1#溢洪洞

的上层开挖，同时进行 2#溢洪洞（0+220.00 m 以上

段）上层开挖，并于第 5 年 3 月完成，1#溢洪洞滞

后 2 个月完成开挖。计算模拟开挖的过程，均以全

断面一次性开挖方式。开挖过程中，支护有 A、B、
C 三种梅花型支护型式见表 4。①A 型支护，洞顶

部位，系统锚杆 28 mm，排距为 2 m，伸入基岩

8.2 m，外露 0.8 m；边墙部位，系统锚杆 25 mm，

间排距为 2 m，伸入基岩 5.2 m，外露 0.8 m；洞底

部位，系统锚杆 25 mm，间排距为 2 m，伸入基岩

5.2 m，外露 0.8 m。②B 型支护，洞顶部位，系统

锚杆 32 mm，排距为 2 m，伸入基岩 11.2 m，外露

0.8 m；边墙部位，系统锚杆 28 mm，间排距为 2 m，

伸入基岩 8.2 m，外露 0.8 m。③C 型支护，除洞底

无支护外，支护方式同 A 型支护。 
 

表 4  开挖过程中的支护型式 
Table 4  Supporting forms during excavation process 

支护型式 洞中部位 
锚杆直径 

/mm 

排距 

/m 

伸入基岩深度 

/m 

外露长度 

/m 

洞顶 28 2.0 8.2 0.8 

边墙 25 2.0 5.2 0.8 A 型支护 

洞底 25 2.0 5.2 0.8 

洞顶 32 2.0 11.2 0.8 
B 型支护 

边墙 28 2.0 8.2 0.8 

洞顶 28 2.0 8.2 0.8 
C 型支护 

边墙 25 2.0 5.2 0.8 

注：C 型洞底无支护。 

 
计算中统一设定为开挖完成后及时支护，不考

虑支护时间的影响，共进行了两个方案的计算：①

开挖未支护；②开挖后及时支护。 

4  计算成果分析 

4.1  位移分析 
2# 洞轴线截面竖向位移分布见图 3。由图可知，

①在溢洪洞开挖未支护情况下，2#溢洪洞洞顶部位

产生了较大的竖直方向位移，在 B型支护区(即 CK2
区)最大值为 13.1 mm，并且从洞口往内，竖直向位

移逐渐增大。②在洞口局部，由于是边坡开挖平台

的底部，从而出现上抬的位移，即边坡开挖后，由

于卸荷边坡开挖平台部岩体位移上抬。③溢洪洞底

部，在开挖后都是上抬位移，最大值在进口局部达

24.1 mm。岩性差、山岩压力大的区域洞顶下沉位

移最大。这就要求在施工中要及时支护，以免洞室

弯段围岩发生拉裂、碎石剥落、垮坍失稳等，从而

2433 
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提高围岩的整体性。 

 

 

(a) 支护前 

 
(b) 支护后 

11.32    64.01    1.48
3.45    8.37    13.29
18.22    23.14    28.06

A B C
D E F
G H I

  
  
  

 

 
图 3  2# 洞轴线截面竖直向位移分布（单位：mm） 

Fig.3  Distribution of vertical displacements (unit: mm) 

 
4.2  应力场分析 

由于拉应力是开挖后便产生，与支护的关系不

大，所以开挖并及时支护后，拉应力的分布区域和

规律与支护前基本相同，但有的量值或区域有减小

（表 4）。隧洞顶部范围全部为拉应力区，最大值达

0.54 MPa。A、B 型支护区隧洞穿过 CK4 强风化层

的部位顶部拉应力最大深度仍达 15 m，拉应力超过

岩体抗拉强度深度达 7 m，较支护前减小 1 m。C
型支护区顶部拉应力最大深度达 4 m，较支护前减

小 1 m，拉应力没有超过岩体抗拉强度。开挖后，

对于强风化岩层，主拉应力深度大，甚至拉应力超

过岩体抗拉强度深度也较大，岩体受力条件对安全

构成隐患，即使支护后也仅是减小拉应力超过岩体

抗拉强度深度，量值仅为 1 m，应加强支护，尽量

防止 CK2、CK4 处围岩拉裂破坏，产生较大松动和

失稳破坏。 
4.3  塑性区分布 

2# 溢洪洞纵等效塑性应变等值线图见图 4。由

图可知，在洞室开挖未支护和及时支护后，塑性应

变主要集中在：①溢洪洞穿过强风化岩层 CK2 的开

挖断面圆弧段区域，其值范围在（0.183～0.287）×

10-3之间，塑性应变贯穿整个 CK2 强风化层；②断

层 F54、F201 产生了塑性应变，大小为（0.261～
0.782）×10-4。可以看出，塑性应变区与拉应力区

的对应性相当一致，与岩性和断层发育也相当一致。

支护后塑性应变和支护前的分布规律不变，量值大

小变化不大，较支护前塑性区深度减小 0～3 m 不

等。因不同岩层性质相差大，对于强风化层 CK2，
大部分塑性应变在洞室开挖前已经产生，而微风化

层 CK1、CK3 岩性好，在开挖未支护和及时支护后，

塑性应变区域及大小都没明显改变。因此，分析塑

性应变可作为判别围岩的稳定状态的参考。 
 

 
（a）支护前等效塑性应变 

 
（b）支护后等效塑性应变 

A =0，B =0.261×10-4，C =0.522×10-4， 
D =0.782×10-4，E =0.104×10-3，F =0.130×10-3， 
G =0.156×10-3，H =0.183×10-3，I =0.209×10-3， 
J =0.235×10-3，K =0.261×10-3，L =0.287×10-3， 
M =0.313×10-3，N =0.339×10-3 

 
图 4  2#溢洪洞纵断面等效塑性应变等值线 

Fig.4  Equivalent plastic strain stress isogram on 
longitudinal section of spillway tunnel #2 

 

4.4  点安全系数分布 
支护前后 2# 溢洪洞纵断面点安全系数等值线

图见图 5。由图可知，溢洪洞点安全系数总的分布

支护前后基本相同，仅支护区内点安全系数有较明

显的提高（表 5）。如在溢洪洞 B 型支护区顶部点的

安全系数由支护前的 1.0 提高到 1.1。在支护区以外

的 CK2 强风化层和各断层面，点安全系数仍然较

小，也仍然还存在小于 1.0 的局部区域。可以看出，

开挖后，洞室围岩在强风化层 CK2 的部位处于稳定

临界状态，点安全系数约为 1.0，即使进行及时支护，
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其点安全系数也仅为 1.1。另外，在施工过程中，洞

室围岩难免受到人为因素等的动荷载干扰，对围岩

稳定造成不利影响，因此，在强风化层 CK2 的部位

需要采取特别支护措施。 

 

 
（a）支护前 

 
（b）支护后 

A =1，B =1.1，C =1.2，D =1.3，E =1.5，F =3，G =5 

图 5  支护前后 2# 溢洪洞纵断面点安全系数等值线 
Fig.5  Point safty factor isogram on longitudinal section of 

#2 discharge tunnel 

 
表 5   2#溢洪洞主拉应力及点安全系数特征值 

Table 5  Principal stress and safety factor of spillway tunnel 
深度/m 支护 

情况 
 1 max /MPa 

顶拱 边墙 
部位 

支护 

类型 
Kmin 

0.6 15/8 9/9 X =8 m 断面 A 1.2 

0.54 15/8 9/8 X =18 m 断面 B 1.0 支护前 

0.54 5/0 2/0 X =80 m 断面 C 3.0 

0.6 15/7 9/9 X =8 m 断面 A 1.2 

0.54 15/7 9/8 X =18 m 断面 B 1.1 支护后 
0.54 4/0 2/0 X =80 m 断面 C 3.0 

注：斜线左边值为拉应力区深度，右边值为主拉应力超过该岩层抗拉强

度（未计锚杆强度）值的深度；Kmin为最小点安全系数。 

 

5  结  论 

综合以上计算分析，关于溢洪洞进口段开挖施

工期围岩的稳定性和支护效果获得以下认识： 
（1）隧洞开挖后，洞顶大部分区域都是下沉位

移，岩性差的强风化层要求在施工中及时支护，以

免洞室弯段顶部发生拉裂、碎石剥落、垮坍失稳等。 
（2）支护不能改变主拉应力最大值，主拉应力

深度也减小不明显，但改善围岩的受力条件和拉应

力超过抗拉强度的范围，提高了围岩稳定区域。 
（3）从洞室施工的全过程看，围岩的塑性应变

量值及分布规律变化不大，与拉应力区分布规律一

致，可作为判别围岩稳定性的参考。岩层 CK1、CK3
岩性好，在施工的全过程稳定性良好。 

（4）强风化岩层 CK2、CK4 在支护后，稳定性

得到提高，其最小点安全系数由支护前的 1.0 提高

到 1.1，且支护效果只发生在开挖面表层，对内部岩

层的效果不明显，基本不影响。 由于支护不能改变

支护区外岩体的性能，对于强风化层达到一定规模

时（洞室穿过 CK2 部位），仅依靠喷混凝土和锚杆

支护可能还不足以保证整体的安全性，建议加强支

护，最好采用钢拱架支护。 
（5）必须指出的是，计算分析时未考虑洞室围

岩的流变特性，因而难以反映围岩的变形发展全过

程，建议在施工过程中对围岩变形及时进行监控，

以便能及时获得围岩变形及其发展趋势的相关信

息，为围岩支护设计和及时支护确保工程安全提供

指导。 
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