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摘要

随着京沪高速铁路、武广、郑西等客运专线的开工，我国高速无碴轨道

进入了全新的时期。为进一步深入研究无碴轨道的工作机理、力学行为与设

计方法，我国决定修建了遂渝无碴轨道综合实验段，正线全K=12．65km，为

国内首段成段铺设试验段。

高速无碴轨道轨下基础受力十分复杂，主要表现在两个方面：一是路基

土的强度疲劳失稳；二是轨下基础的变形疲劳失稳。因此，无碴轨道路基的

变形控制成为分析的核心问题。而在以往的研究当中，路基仍以强度控制为

主，对路基的变形未能有足够的认识。

本文以铁道部科技研究发展计划项目2005K004一(G)：遂渝线无碴轨道

综合试验段关键技术试验研究——遂渝线无碴轨道线下工程关键技术试验研

究为依托，利用HKS公司的非线性有限元软件ABAQUS建立三维有限元模型，

采用现有的列车荷载模型““，主要分析讨论了列车荷载的不同速度、路基的

设计参数等对路基的振动加速度、竖向动位移、动应力等相关变形力学响应

的影响。初步探讨了路基变形及结构的适应性。研究结果表明：基床表层动

应力随其刚度的增大略有增大，竖向加速度及竖向动位移随其刚度的增大而

减小；地基刚度存在一临界刚度值为80MPa，当刚度大于80MPa时，基床表

层动应力及竖向动位移变化幅度变小，而竖向加速度则呈较快下降趋势：各

力学响应随速度的提高呈一定规律的波动趋势。同时利用一种永久变形预测

模型，分析了路基的永久变形及差异沉降，结果表明，现有路基结构能较好

满足变形要求。

关健词：高速铁路：无碴轨道；有限元；加速度：动应力；动位移
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Abstract．

As the passenger special lines start up，such as Beijing--Shanghai high—speed

railway、Wuhan--Guangzhou high·speed railway、Zhengzhou--Xi’an high—speed

railway and SO on．The construction of high—speed ballastless track comes to a

new period．In order to study further on the mechanical response and behavior

and the design method，the Ministry of Railways of China decided to build a test

section of the ballastless track．The full length of SuiYu main 1ine iS 1 2．65km．

which is the first test section in China--Sui(Suining)Yu(Chongqing)test section．

The internal stress of sub rail foundation of high-speed ballastless track iS

very complex．Mainly appears in two aspects：one is the instability of strength

fatigue of subgrade；the other is instability of deformation fatigue of sub rail

foundation．So the control of deformation of subgade becomes the core problem

when analysis the high．speed ballastless track．But in the exiting research．the

control of subgrade mainly on strength，and lack of enough recognition．

This paper is supported by the scientific planning project of ministry of

railway，the number is 2005K004一(G)，and the name be the key technology

investigated by experimental in Suiyu ballastless track test section——the study

of sub structure．In this paper．t11e nonlinear finite element software ABAQUS

waS used，which developed by the company of HKS in America．And builded the

three—dimensional finite element model．used the exiting train lOad model，mainly

analyzed the influence of acceleration、vertical dynamic displacement、dynamic

stress and related deformation mechanical responses by different speed of the

train load and design parameters．The deformation and structure adaptability of

subgrade was discussed preliminarily．The calculation result indicate that the

value of vertical dynamic stress increase led to the surface layer of subgrade

stiffhess；the value of vertical acceleration and vertical dynamic displacement

decrease 1ed to he surface layer of subgrade stifiness；the base stiffneSS has a

critical stifiness was 80MPa．when the stifiness was more than 80MPa，the range

of variation of dynamic stress and vertical dynamic displacement decrease，at the

same time vertical acceleration iS on rapid descending trend．And each

mechanical response show disciplinary fluctuate as the speed increase．At the

same time。a prediction model for cumulative permanent deformation has been

used，and analyzed the permanent deformation of subgrade and difierential

settlement，the result indicate that the permanent Can satisfy well of the design．
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第1章绪论

1．1问题的提出“1

《中长期铁路网规划》描绘了我国铁路发展的宏伟蓝图(图卜1)。到2020

年，我国铁路营业总罩程达到10万公罩，要建设“四纵四横”快速客运专线及

三条城际快速轨道交通系统，实现主要繁忙干线客货分线运输。客运专线列车

运行的安全性和舒适性，对轨道的平顺性、稳定性提出了更高的要求，也带来

了我国线路设施方面技术路线的深刻变革。

翻卜1中长期铁路网规划图 图卜2无碚轨道试验段

随着京沪高速铁路、武广、郑西、京津等客运专线的Jl：【，我国高速无碴

轨道进入了全新的时期。为进一步深入研究无碴轨道的工作机理、力学行为与

设计方法，我国决定修建遂渝无碴轨道综合实验段，该无碴轨道综合试验段自

遂渝线引入重庆枢纽的龙风隧道进口至蒋家桥大桥，正线全长12．65km，为幽内

首段成段铺设试验段。铁道部于2005年6月以铁科教函(2005)330号下达2005

年铁道部科技研究发展计划(白皮书)，项目2005K004一(G)为：遂渝线无碴轨

道综合试验段关键技术试验研究——遂渝线无碴轨道线下工程关键技术试验研

究，第一承担单位：铁道第二勘察设计院；2005年8月，铁道部科技教育司与

铁道第二勘察设计院J下式签订合同，合同编号：2005K004-C(G)，分项目名称：

路基与桥、遂、涵构筑物纵向刚度匹配技术研究，由西南交通大学负责，分项

目合同编号2005K004一C一4。试验段内铺设板式无碴轨道和双块支承式两种结构

型式，如图卜3一图卜4所示。
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幽卜3普通板式轨道 图lq烈块支承式无碴轨道

其中在DKl36+ooO～DKl36+924．93之间的路基上铺设了板式轨道。遂渝无

碴轨道综合试验段的建设，对创建具有我国自主知识产权的无碴轨道、优化完

善无碴轨道设计和施工成套设备提供了最佳的试验场地，具有极强的推广价值，

为我国客运专线大规模采用无碴轨道奠定了基础。

1。2高速铁路发展国内外现状

铁路是国家的重要基础设施、国民经济的大动脉和大众化的交通工具，在综

合交通运输体系中处于骨干地位。高速铁路具有速度快、运量大、能耗省、污

染小、占地少、安全、可靠、准时等方面的显著特点。

1．2．1高速铁路的发展幢1

英法两国在19世纪末就先后用蒸汽机创造了145km／h和144km／h的试验速

度，1903年德国用电力机车创造了210km／h的试验速度，1931年用内燃动车组

在珀林至汉馐之间做高速试验，最高速度达230km／h。1955年3月28同法困用

一台电力机车牵引三节客车进行高速试验，最高瞬时速度达33lkm／h，1981年

法国用TGV-PSE电力动车组创造了381km／h的纪录，1988年德国用ICE电动车

组又创造了406．9km／h的纪录，1990年法国用TGV_A创造了515．3krn／h的速度。

日本在上世纪50年代后期筹建高速铁路，1964年lO月东京到新大阪长度

为515kra／h的东海道新干线通车，列车最高速度为210km／h。1975年建成554km

由大阪至福网的山阳新干线，1982年建成270km由大宫至新泻的上越新干线高

崎至长野段。四条高速铁路相互衔接，采用电力动车组，最高速度已逐步提高

到220—275km／h。

法国与1965年提出了TGV设想，1967年开始从事可行性研究，1974年批

准立项，1983年建成巴黎至罩昂417km的东南干线，1990年建成巴黎至勒芒和

图尔总长282km的大西洋干线，1993年建成巴黎一里尔一加莱333km的北部新干
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线，1994年又将东南干线延伸至瓦朗斯。长12lkm，1996年建成巴黎环线104km，

共建成高速铁路1257km，同时计划修建东部高速铁路、大南方高速铁路、地中

海高速铁路以及巴黎地区南部高速铁路互联网。法国在高速线上月=行TGV最高

时速已达270km／h一300km／h。

德国与1970年制定了修建高速铁路的计划，1973年开始修建曼海姆至斯图

加特105km及汉诺威至威尔茨堡327km两条商速铁路，1991年5月和1992年夏

分别开通运营。1998年又建成汉诺威至柏林高速铁路，全长264km，其中172km

为新建线路。2005年建成卡尔鲁尔一奥芬堡、斯图加特～乌尔堡、爱尔福特一

哈雷／莱比锡地区新线。德国在高速铁路上开行ICE列车，最高速度达到250km／h

～300km／h。

意大利1992年建成罗马～佛罗伦萨262km的高速铁路，设计运行最高时速

为250km／h--300km／h，采用自行研制的摆式列车。同时意大利政府与1986年批

准规划修建横连东西，纵贯南北长达1187km的全国T型高速铁路网。

西班牙1992年建成马德罩一塞维利亚471km的高速铁路，运行时速达

270km／h，1998年丌始修建马德罩～巴塞罗那605km的高速铁路，设计最高速度

为350km／h，同时计划修建向北进入法国连接欧洲的高速铁路网的连接线。

英国于1998年10月开始修建伦敦一海峡隧道长109km的高速铁路新线，

第一段70km己与2003年9月建成通车，全线计划于2007年建成投入运营。

荷兰于1998年开始修建由阿姆斯特丹一比利时的高速铁路，该线在荷兰境

内全长120km，最高运行速度300km／h。

俄罗斯从上世纪50年代末开始研究高速铁路，和闩本、法国同时起步，但

以后一段时间停滞不前，直到1991年，俄罗斯的第一条高速铁路：圣彼得堡一

莫斯科的高速铁路建设项目才开始启动，该线设计速度为350km／h，运营时速为

250km／h--300km／h。

美国从1996年开始修建佛罗里达州坦帕观光公园一奥兰多机场一迈阿密机

场和东北走廊波斯顿一纽约一华盛顿的高速铁路，同时计划修建600多公罩长

的加利福利亚高速铁路。

韩国建造高速铁路的构想源于上世纪60年代中期，最早的研究工作从1982

年开始，韩国京釜高速铁路是韩国第一条高速铁路，全长412km，设计速度

350km／h，高速列车最高运行速度为300km／h，此线为客运专线，高速旅客列车

采用法国TGV技术。
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我国今年来高速铁路飞速发展，实现了6次大提速，我国主要繁忙干线的

旅客列车行车速度最高达200km／h。2002年11月我国建成第一条设计速度为

200km／h的客运专线，并先后进行了三次综合实验，“中华之星”在山海关一绥

中试验段创造了321．5km／h。2003年铁道部提出铁路跨越式发展的新思维。充

分利用国际国内先进的技术资源，加快技术创新，在较短的时I’珏J内傻我国铁路

主要技术装备达到或接近发达国家水平，早日实现中国铁路的现代化。其中京

沪高速、武广客运专线、郑西客运专线等都己开建或立项。

1．2．2无碴轨道技术特点。儿∞

为适应列车高速运行的需要，无碴轨道应运而生。无穑轨道具有很好的平

顺性和稳定性以及结构的有耐久性和少维修性。与有碴轨道相比，其整体式的

轨下基础在列车荷载的作用下不会产生道碴颗粒磨耗、粉化、相对错位引起的

道床结构变形。在列车荷载反复作用下产生相对有碴轨道很小的累积变形。从

而大大降低了轨道几何状态的变化速率，减少养护维修工作费用，延长维修周

期和使用寿命。但是无碴轨道一旦产生病害，维修十分困难。因此对无碴轨道

的使用范围、设计条件和施工技术等问题，都必须十分重视。

板式无碴轨道虽然具有较均匀的轨道刚度，但应当使轨道具有与有碴轨道

相当的弹性，以缓解高速列车的动力冲击问题，为此必须增设CA砂浆层及橡胶

弹性支座。同时为完成轨道高低与方向的调整而使得扣件的结构型式复杂化。

在板式无碴轨道的施工过程中，需要精确的施工控制技术，对施工组织和施工

工艺提出了更高的要求。

无碴轨道主要用于桥梁、隧道等具有坚实基础的线路地段。对于土质路基，

很难解决列车重复荷载作用下的路基土的疲劳问题，存在相当多的技术性问题，

而且其在修建时费用很高。

1．2．3国外无碴轨道的发展

为适应列车高速行车需要，提高线路稳定性和耐久性。减少线路维修工作

良，世界各国研究开发了多种无碴轨道。如德国的雷达(Rheda)型、日本新干

线的板式轨道、英国的PACT型、英吉利海峡隧道的弹性支承块(LVT)式、法

国的Monaco型和STEDF型无碴轨道。下面主要阐述德国和R本的无碴轨道。

(1)德国无碴轨道

到2003年，德国无碴轨道总铺设长度600多延长公罩。德国无碴轨道的主
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型结构是轨枕埋入式和博格板式无碴轨道。雷达2000、旭普林和柏林同属于双

块埋入式无碴轨道，ATD、Getrac等则为直接支承式无碴轨道。雷达型无碴轨道

如图卜5一卜7所示，Getrac型无碴轨道如图1-8所示。

德国采用的体制是自主研发、统一管理的模式。由德铁制定统一的技术要求，

企业自主研究开发不同型号的无碴轨道，在指定的试验室进行实尺寸模型激振

试验及性能综合评估，并经德铁技术检查团认证、批准后方有资格在线路上进

行有限长度的试铺。德国铁路自1959年开始研究到现在先后在土质路基、高架

桥上及隧道内试铺了各种混凝土道床和沥青混凝土道床的无碴轨道。首先在希

尔赛德车站试铺了3种结构，随后又在雷达车站和奥尔德车站试铺了2种结构，

1977年在慕尼黑试验线试铺了6种。1958--1988年是德国铁路的试铺期，共铺

设了无碴轨道36处，累计21．6km。经过不断改进、优化、完善，不仅形成了德

国铁路无碴轨道系列，而且还形成了比较成熟的技术规范和管理体系。

1972年原西德铁路在Rheda车站试铺了由德国慕尼黑工业大学陆地交通工

程试验中心开发的轨枕埋入式无碴轨道，轨下基础由整体混凝—L枕和现浇钢筋

混凝土板组合而成，称Rheda型无碴轨道。Rheda型无碴轨道为钢筋混凝土底座

的结构型式之～，是德国开发的省力化轨道结构，主要着眼于在孥固的土质路

基上进行铺筑，以PC枕木为基础结构，调整高度后，在周围配置钢筋，用混凝

土浇筑的轨道。在建立大量试铺段进行运行试验和长期观测的研究基础上，在

德铁桥梁、隧道和土质路基上全面推广应用，在德铁铺设的660km无碴轨道中，

Rheda型约占一半以上。Rheda2000型无碴轨道是新丌发产品，由两根钢筋桁架

组成的特殊双块式轨枕取代原整体。这样减少了新老混凝土的界面，有利于提

高施工质量和结构的整体性。另取消原结构中的槽行板，统一桥隧及路基上的

型式，同时轨道结构高度从原来的650mm降低为472mm。

图卜5雷达2000型无碴轨道结构系统图(m)
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图卜6雷达无碴轨道结构优化过程

图l一7雷达2000骂!!无碴轨道支承块组装图

图卜8 GENTRAC型无碴轨道结构图

(2)只本无碴轨道

f7本新干线的无碴轨道结构型式相对单一。从20世纪60年代中期开始就

针对扳式无碴轨道结构开展了系统的理论研究与试验。日本板式轨道的应用是

簿

～攀
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从桥梁和隧道开始的。在既有线和新干线上先后铺设了20多处近30km的试验

段。同本板式轨道在土质路基上的应用经历了30多年的发展历程。1964年，日

本建成了第一条高速铁路运营线(东海道新干线)，并取得巨大成功。1968年提

出RA型板式轨道。1971年在东海道本线lOOm的营业线上进行初次试铺。1974

年在东海道新干线含慧桥站内工铺设14处合计2．3km试验段。出于一些试铺地

段使用1年后出现路基下沉，轨道板陷入铺装层，故没有在山阳新干线和东北

新干线土质路基上铺设无碴轨道。20世纪90年代初，为了改善RA型板式轨道

所用沥青材料的温度敏感性和耐久性，提出用混凝土道床替代沥青混凝土道床

的结构方案，并用普通A型轨道板取代RA型轨道板，实现板式轨道结构型式的

统一。jF式在土质路基上铺设普通A板式轨道前，1991年在北陆新干线(高崎

—长野)路堤上铺设了60m的试验段，进行静、动载试验。1993年板式对到在

北陆新干线土质路基上铺设了10．8km，占全线长的4％，占土质路基的25％。

板式轨道研发过程中，曾提出多种结构设计方案，如A型、~I型、L型和RA

型等。相关图形如图卜9一卜12所示。目前定型的板式轨道有普通A型、框架

型及特殊减振区段的减振G型等，构成了使用于各种不同使用范围的板式轨道

系列。至今，日本既有线和新干线达2700延长公里。

酗1-9普通A本!轨道板 图1-10框架碰轨道板

图卜ll RA型轨道板 图卜12用丁．特殊减振段上的防振G型轨道板

1．2．4国内无碴轨道的发展
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国内对无碴轨道的研究始于20世纪60年代，与国#bJL乎同时起步。初期

曾试铺过支承块式、短木枕式、整体灌注式等整体道床以及框架式沥青道床等

多种型式。正式推广应用的仅有支承块式整体道床，在成昆线、京原线、南疆

线等长度超过lkm的隧道内铺设，总铺设长度约300km。20世纪80年代曾试铺

过出沥青混凝土铺装层与宽枕组成的沥青混凝土整体道床，全部铺设在大型客

站和隧道内，总长约lOkm．此外还铺设过沥青灌注的固化道床，但未正式推广。

在京九线九江长江大桥引桥上还铺设过无枕结构，长度约7km。

1995年丌始对弹性支承块式无碴轨道的研究，1996年、1997年先后在陇海

线白清隧道和安康线大瓢沟隧道铺设试验段。在秦岭隧道一线、秦岭隧道二线

J下式推广使用，一、二线合计无碴轨道长度36．8km，并先后于2001年、2003

年开通运营。以后又陆续在宁西线、兰武复线、宜力．线、湘渝线等隧道内及城

市轨道中得到广泛应用，已经铺设和J下在铺设的这种无碴轨道累计近200km。在

“九血”国家科技攻关专题“高速铁路无碴轨道设计参数研究”中，提出了适

用于高速铁路桥隧结构上的3种无碴轨道型式——长枕埋入式、弹性支承块式

和板式，以及其设计参数；在铁道部科技开发计划项目“高速铁路高架桥卜无

碴轨道关键技术的试验研究”中，完成了对上述三种无碚轨道实尺寸模型的铺

设及各项性能试验；初步提出高架桥上无碴轨道的施工方案；提出了高速铁路

无碚轨道桥梁徐变上拱的限值与控制措施；建立了桥上无祷轨道车线桥祸合模

型并进行仿真计算，初步分析了高速铁路高架桥上无碴轨道的动力特性与车辆

走行性能。1999年完成“秦沈客运专线桥上无碴轨道设计、施．1二技术条件”的

研究。面对于土质路基上的无碴轨道，我国正处于理论研究和试验分析阶段。

1．3高速铁路路基轨道结构分析现状

1．3．1高速铁路路基轨道结构分析理论

Winkler与1867年提出了经典的Winkler地基模型，该模型由位于常剐度

地基上无限长梁组成，基于文克尔(Winkler)地基假定，将轨道作为连续支承

弹性地基梁结构进行应力分析。代表人物包括Zimmermann和Talbot，通过对

弹性地基梁的解析，可以计算出钢轨应力和地基(道床顶面)反力。该方法经

过长时间的发展和参数修正，实际已成为铁路路基轨道标准设计的方法。

1913-1918年美国土木工程师学会(ASCE)和美国铁路工程学会(AREA)联合在

美国伊利诺伊州的Champaign和新泽西州的Dover进行了铁路线路工程应力测
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试综合试验研究，该研究项目由Talbot领导。测试报告后来成为各国路基轨道

设计理论的发展基础。该方法目前仍然为各国所沿用，包括我国常规铁路路基

轨道的设计。美国铁路工程协会推荐的AREA设计方法仍然基于该模型方法。后

Timoshenko和Fryba对该模型作为铁路轨道的正确性作了验证。

在梁的模型中，主要有Euler---Bernoul li梁和Timoshenko粱两种，荫者

只考虑了梁的弯曲，后者则考虑了梁剪切变形和旋转惯性矩。对于低频激励由

于波在钢轨中的波长远大于梁截面，两种梁模型分析结果很相近；对于高频激

励，Timoshenko梁能得到更精确的结果。

1958年，Mathews”1研究了恒速移动振动荷载作用下置于弹性地基上梁的稳

态响应，通过Fourier变换得到梁响应精确表达，利用围道积分和余值理论得

到梁稳态响应数值解。1973年，Filippov53研究了匀速移动荷载作用下弹性半

空I．日J Euler—Bernoulli梁的稳态响应，结果表明当荷载速度等于Rayleigh波时

梁竖向变形趋向无穷大，因此把把该速度定义为临界速度。1998年，孙璐“。研

究了Winkler地基上无限长梁在匀速运动的线源荷载激励下的动力响应，根掘

广义杜哈姆积分和线性叠加原理，把运动线源荷载作用下梁的动力问题转化为

求解位置固定的线源荷载作用下的梁的动力响应，然后用拉普拉斯变换和

Fourier变换求解梁动力方程，获得了线源脉冲响应还属，继而得到了运动线源

荷载下梁的动力解答。2000年，英国的Hung Bunt‘”等人提出用单自由度体系模

型代替Winkler梁模型来计算轨道系统的动力特性，结构表明使用单自由度体

系计算模型来计算振幅、频率等更为有效。对于多层winkler梁模型同样可以

用多自由度体系模型来代替，由此可以大大简化计算。2001年Chen”。等分析了

简谐荷载作用下置于粘弹性地基上无限长Timoshenko梁的响应，建立了相应梁

的动力刚度矩阵，由此确定了临界速度和共振频率。2004年Seong—Min。1研究了

Winkler弹性地基上Euler—Timoshenko梁在均布移动恒载和谐振动荷载下的振

动，通过对空I'日J坐标和与时间坐标进行Fourier变换，得到梁稳态响应，分析

了荷载速度、频率、地基阻尼对梁变形和最大位移的影响，给出了临界速度和

频率的计算公式。

对路基的动力响应研究，1965年，Eason“”利用Fourier变换得到了移动荷

载作用下半无限弹性体内的应力解。1993一1998年，Jones和Petyt“““”将地基

模拟为一弹性半空间，利用Fourier变换先后研究了矩形荷载、条形荷载作用

下地基的响应。1998年，Hong“”等利用波在秸弹性半空间传播的能量谱密度分
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析了由交通荷载引起的地面振动响应问题，利用单轴双自由度体系模型模拟交

通荷载，采用现场实测路面粗糙度计算地面动力响应，计算结果与实测结果比

较吻合通过对反映谱分析还能证明由交通荷载引起的地面振动主要影响因素是

Rayleigh面波，而其中的体波部分相对来说较少并且衰减很快。2001年，

Takemity“”利用交通荷载所引起的低级振动谱束分析地基响应问题，提出在振

源附近地基响应只与振源特性有关，而车速变化则影响到地基弹性波的传播。

对于移动振源而言，随着与振源距离增大，波形最大振幅减小，而持续时间增

加。同一位置，随着车速增加，振动时间减小。2001年Hung“”和杨永斌将地基

模拟为粘弹性半空间，研究了不同车辆荷载形式和不同车辆速度时地面的响应。

2002年，Lefeuve“”等考虑成层地基，从理论上研究了高速移动的矩形简谐荷载

作用下地基土的振动，同时研究了基床厚度对动力响应的影响，在此基础上修

正了由固定谐荷载计算所得的共振深度。2003年，张昀青⋯3以杜哈姆积分为基

础，应用动力互等定理得到了移动荷载作用下半无限大弹性连续介质空『日J上任

意点动力响应的广义杜哈姆积分表达式，将列车荷载简化考虑为一系列具有一

定|'丑J距的集中荷载，采用Floquet变换与Fourier变换得到一个集中移动荷载

作用下的动力响应解。2004年，蒋建群“”在Fryba研究的基础上，对半空恻体

响应的积分表达式进行了数值计算，得到了弹性半空『日J体内任一点的响应和表

面位移。通过具体算例，对荷载移动速度，观测点深度，观测点距离等参数的

影响效果进行了细致的分析。2004年，谢伟平““等用薄层单元法计算移动荷载

作用下地基土动力响应，得到了地基土的位移和加速度。

系统模型的建立——为得到更精确的轨道路基动力响应，很多学者提出了

轨道路基耦合模型。1994--1995年，Krylov⋯““1利用Green函数法，得到了考

虑轨道一地基体系中弯曲波影响时地面振动的解析表达式，研究表明当列车速

度达到体系中弯曲波最小相对速度时，地面的振动将降低。1998年Matsuura”“””

针对新干线轨道用格林法计算了移动简谐荷载作用下轨道一地基协同工作时体

系的响应，同时考虑了成层土对波传播的影响，做出了不同情形下轨道系统的

时问一加速度谱、频率一振幅谱、传递函数响应谱、波动特征衰减曲线等。指

出轮距和车厢数对地面振动的影响至关重要。2000年，挪威学者Kaynia””””

等将地基视为层状粘弹性半空间体，钢轨视为Euler—Bernoulli梁，建立了移

动荷载作用下地基轨道系统计算模型，并建立了相应的动力方程，用格林函数

计算了地基～轨道接触点处土层的刚度矩阵，最后通过积分变换得到了时『日J域
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的响应。1999---2000年，Sheng。刮等研究了固定的简谐点荷载和移动的简谐点

荷载作用下轨道一地基体系的响应，将荷载直接作用在地基上和荷载作用于轨

道上时两种情况下地基土的响应进行了比较，分析了荷载速度、频率、轨道结

构等对地面响应的影响。2003年，Metrikine啪1第一次提出周期性支撑的三维轨

道模型，将钢轨视为弹性半空间上点支承的Euler—Bernoulli梁，研究了半宅

问等效刚度，结果表明用轨枕下等刚度弹簧来表示半空『HJ体，町以将三维『口J题

简化为一维问题，弹簧刚度是频率和相位的复函数。2001--2003年，谢伟平”“””

基于格林函数法推导了半无限地基及成层地基的响应函数与传递系数，以轨道

地基系统为对象将轨道地基简化为半无限地基及层状地基上的Winkler梁模型，

对高速移动荷载作用下梁一地基系统协同工作做了分析，得到了轨道与地基表

面的动力响应。2002年，通过对三维粘弹性半空间上梁与板的分析，确定该粘

弹性基础的复刚度和阻尼系数，梁和板与土体之间的应力分析用勒让德多项式

近似表示。同时对轮一轨『日J相互作用力以及土体表面竖向速度进行了研究。2005

年，王常晶。“1等用弹性地基上Timoshenko梁在移动荷载作用下的动力解得到地

基表面与路堤之『日J的反力，将其作用于地基表面，以单位移动衙载引起的半空

『日j地基内部应力解为基础，对反力在作用空间上进行积分，得到了列车速度小

于地基中Rayleigh波时速时列车荷载在地基中引起的应力稳念响应解。

1．3．2高速铁路路基轨道结构数值分析

在有限元普及应用于实际工程领域后，有关路基轨道的设计理论也得到了

相应发展，各种计算程序得到相继开发。比较有名的有三种，即：IlliTrack，

GeoTrack和KenTrack。11liTrack是1975年由伊利诺伊大学的Robernett，

Thompson，Knutson和Tayabji开发的。GeoTrack⋯1是1980年由马萨诸塞大学

的Chang，Adegoke和Selig开发的。KenTrack瑚“是1984年由肯塔基大学的

Huang，Lin和Deng开发的。目前GeoTrack还在开发更新中。另外MULTA““模

型综合了Burmister弹性多层分析方法来表述道床一土体系的力一位移特性。

其中伊利诺伊大学开发的IlliTrack模型并不是真币意义上的三维模型，

它由两个2D模型组成，包括一个横断面模型和一个纵断面模型，通过将纵断面

模型的输出结果作为初值，输入到横断面模型中进行计算，从而以近似的方法，

更少的计算花费获得三维分析效果，同时该模型无法考虑轨枕与钢轨之问产生

的拉伸作用。如图卜13所示。
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马萨诸塞大学开发的6eoTrack是一个三维多层模型，可考虑轨下基础的应

力依赖性，但因无碴轨道没有轨枕(国内I，II型混凝土轨枕的长度为2．5m，

截面中间宽度为25cm，截面中间高度仅16．5mm)，而代之为道床板(国内道床

板的长、宽、高分别为4．93m，2．4m，0．19m，沿路基纵向为长度方向)，注意到

常规轨枕沿路基横向的尺寸比沿路基纵向的尺寸要大得多(即路基横向为长度

方向)，且GeoTrack是假定轨枕为十个等间距支承于下部道床的线弹性梁，故

若以轨道板作为轨枕近似处理，则二者转动的主轴显然不同，由此带来的绕主

轴的转动惯性矩也不同，即GeoTrack模型的概化理论似不适合分析板式无碴轨

道。该程序可考虑钢轨与轨枕的重量，从而可考虑轨枕与道床的张开分离及计

算土体的应力状态。如图卜14所示。

涉囊一．
底沙囊，。；；
路基

钢轨 约束

幽卜13 111iTrack模型

图卜14 GeoTrack模型 圈1—15 KenTrack模酗

KenTrack是由美国肯塔基大学开发的。设计这套软件的初始目的是专门为

沥青道床轨道结构分析用的。然而后来发现，无论采用何种材料，设计的基本

原则是相同的。由此开发了一个功能齐全的计算机程序。它不仅可以用于沥青

道床轨道结构，还可以用于其它材料作为底碴的普通轨道和混凝土整体道床轨

道。KenTrack程序系统采用两个破坏准则作为设计依据，它们是：一是控制道
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床底部出现的最大拉应力或拉应变不致使其产生裂缝；二是控制道床最大永久

沉降或最大竖向压应力。对以碎石材料做为道床的轨道，仅需控制路基和底碴

顶面的最大压应力使其不超过容许值。对沥青道床，既要考虑沥青底部的最大

水平拉应力也要考虑路基顶面的最大压应力。对混凝土整体道床，则只需控制

混凝土底部的最大拉应力。控制点的应力或应变值主要用作损伤计算。根掘轨

道损伤计算结果，可估计轨道的使用寿命。KenTrack使用弹性层状理论来表征

轨下基础，此程序相对GeoTrack可考虑轨枕横截面属性的变化及更多的竖向荷

载。作混凝土整体道床轨道分析时，视混凝土拉应力为控制参数，将轨道结构

的支承部分看作Winkler地基上的弹性薄板(用四边形板单元离散)，钢轨离散

为梁单元，轨枕与简化成弹性薄板的混凝土整体道床之l’日J采用弹簧单元进行弹

性连接。显然若这样处理无碴轨道路基的板式轨道分析，将把路基中的应力和

应变为次要因素，仅简单地采用了路基的弹性系数k。如图卜15所示。

1989年，柴锦春、杨灿文9“提出一个关于计算铁路路基应力、应变的LJYXY

模型，是一个准平面应变(单元宽度变)非线性弹性二维有限元。它把轨道这

个三维系统分为两个二维系统处理，先进行纵向(沿钢轨方向)分析，然后以

纵向分析的结果作为输入值进行横向分析。纵向分析时，钢轨作为梁单元，轨

枕为弹簧单元，道碴及路基土为平面应变四边形单元，并认为每根钢轨下长为L

的轨枕均匀的向道床传递压力，即单元的起始宽度为L。横向分析时，轨枕按梁

单元处理，道碴及路基土按平面应变四边形单元处理，单元起始宽度为轨枕底

宽。单元的宽度随深度而增加，且在道碴和路基土中按不同的角度增加，此角

度分别汜为萌，呜。

1991年，Tosikazu““等在动态弹性有限元基础上引入了一种数值解法，分

析了公路上车辆引起的地面振动，它通过引入波传导单元和完全能量传递边界，

利用波动的可迭加性，将动载进行了狄克拉函数模拟。1999年雷晓燕”“利用车

轮一轨排一道碚为一体的有限元动力计算模型求得轨枕作用在道床顶面的荷载
谱，将该荷载谱作为道床动力分析输入，研究了不同道碴厚度在高速列车荷载

作用下的动力响应，计算表明增加道碴厚度能有效减小道碚加速度与位移。1997

年，西南交通大学翟婉明”’”1教授最早提出的目自{『在国际上最先进的分析模型之

一，该模型能够考虑包括路基在内的轨下基础和许多影响凶素。从车辆轨道耦

合动力学原理出发，以轨道不平顺为激励源，应用大系统思想综合考虑，研究
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轨道结构动力学。如图卜16所示。
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图1一16车辆一轨道一路基人系统模犁

1999年，梁波””1在车一路垂向耦合系统的动力分析中，针对列车走行的实际

情况，将轨道一路基作为参振子结构纳入车辆计算模型，建立了车辆一路基系

统的垂向耦合动力分析模型。1999年，wu5”等用有限元法确定了多轮车辆作用

下轨道地基的动力响应，基于车辆及其悬挂系统的动力平衡，得到了车辆特征

矩阵，利用直接积分方法求出了路基一车辆的动力响应。1999年，Shanhu”2。建

立了三维线弹性轨道路基有限元模型，其中钢轨离散成一维粱单元，轨枕、道

床、路基离散为20节点块体单元，通过16节点面单元连接，利用该模型分析

了基床模量、道床厚度、钢轨惯性矩、轨枕间距对轨道路基动力响应的影响。

2000年，雷晓燕，陈水生。””等建立了包含钢轨、轨枕、挚层、道床、路基为

一体的轨道结构分析模型，轨枕上的荷载谱作为轨道结构空间分析模型的输入，

考虑了路基一轨道一车辆系统空间特性，但未能考虑系统耦合、时变特性。2001

年，苏谦8“”1等建立了包括轨道结构和车辆的路基结构空间时变动力系统分析

模型，钢轨处理为点支承等截面有限梁单元，轨枕简化为集中质量块，道碴与

路基采用八节点块体单元，钢轨与轨枕之间的弹性垫块和扣件用弹簧阻尼单元

进行模拟，计算跨数两端用无限元模拟无限边界，路基土体本构模型采用粘弹

性体模型，车辆计算模型采用八自由度垂向空间半车模型。车辆系统与轨道子

系统之间的耦合作用，在垂向平面内通过轮轨赫兹接触弹簧实现。将轨面不平

顺、路基刚度局部不平顺作为系统激励，分析了路基一轨道车辆的振动。2002

年，Ekevid“”等用边界元法分析了高速列车下波在路基中的传播特性，建立了

地基振动三维模型，有效的模拟了轨道结构各部件同时考虑了路基无限边界，

提出了以位移为基础将传统有限元法与边界元法相结合。2003年，娄平5”用有
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限元法分析了板式轨道在移动荷载作用下的动力响应。研究了荷载移动速度、

钢轨类型等因素对轨道板的动力响应。1994--2004年，Takeniya⋯删对轨道采

用有限元，土体使用边界元，建立了轨道路基动力响应分析的二维模型。研究

了不同轨道基础形式下，均布带状荷载作用产生的瞬态和稳念响应。2003年，

Lars””利用HKS公司的非线性有限元软件ABAQUS建立列车倚载作用下3D计算

模型。钢轨用梁单元模拟，通过共同节点与轨枕连接，路基采用八节点块体单

元利用吸收S一波和P_波的阻尼单元模拟无限边界，列车荷载用移动点荷载模拟，

材料为线弹性模型，Rayleigh阻尼。该模型所得计算结果与实测结果较为吻合。

1．3．3高速铁路路基轨道结构试验分析

高速铁路路基轨道结构动力特性研究早期一般都是现场的原位测试和室内

模型试验为基础进行的。通过一系列先进的数据采集仪器(如Dfl5932，它是一

种高性能多通道并行的数据采集分析系统，系统包括以A／D转换器为核心的数

据采集记录仪，以控制记录和分析为目的的微机以及相应的控制软件和分析软

件，并与DH3840应变放大器配合，组成先进的超动态应变测量系统。传感器一

般为双油腔结构形式的BY—l型动静态压力传感器，具有传力均匀、灵敏度高等

特点。)进行数据的采集，以及通过较为科学的数据分析软件对数据进行统计分

析，得出路基动力作用下力学响应的相关规律。

1963年，杨灿文””丛路基动应力和振动实测中分析得到：线路不平顺对路

基动应力影响很大，行车速度增大可导致路基动应力增加，路基动应力和振动

加速度在深度方向上呈指数衰减。1979年，Stanworth””对英因铁路路基动力响

应进行了测试，主要就行车速度、激振频率和轨道参数之间的关系以及共振现

象进行了研究。1981年，Melke””对现场数掘进行分析，发现频域内存在两个峰

值，一个对应土的自振频率，另一个为与列车速度对应的过枕频率，当列车速

度达到某一值时，这两个频率相等而导致振动加剧。1987年，茅玉泉””等人曾

专门进行了一系列试验测试，测点布置按传播衰减特点，共测试了109列列车

的地面振动衰减曲线，并采用数理统计方法，优选出与实测值比较接近的幂函

数和指数函数方程，经复合回归得到与振动传播能量扩散和能量衰减原理相一

致的地面垂直和水平振动衰减经验公式。1987一1989年，Jorgen⋯“⋯列车荷载

引起的地面振动进行实测，找出路基附近的地面振动水平与交通量以及轨道参

数之I'丑j的关系。1991年，Okumura“”通过对日本八条普通线路79个工点的现场
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数据进行回归分析，研究了铁路路基轨道结构的振动影响因素，指出轨道结构

形式、列车类型、行车速度、地基自振特性等是影响路基振动水平的主要因素。

1992年，檗英”“等对大秦线实测结果进行了分析得到当车速小于70km／h时，车

速对动应力没有影响。当车速小于80km／h时，基床面动应力在60一120kPa，基

面0．6；lr0．7m以下动应力衰减可达60％，基面以下1．4m—1．5m动应力变化稳定，

基面以下3m处动应力只有基面动应力的10％，可用双对数坐标及指数关系束模

拟路基动应力沿深度方向分前i。1993年，蔡英“4在大秦线进行轮轨相互作用试

验，测量了车辆对轨道的作用，得到了轮轨冲击力，轨道结构部件振动加速度

等力学响应。1996年Madshus””对高速铁路试验数据进行了分析，提出路基低

频振动半经验模型，该模型包括五个独立影响因子，列车类型、速度、距离、

轨道状态以及构造物的影响。1997年，周神根”41根据试验线和广深线的试验数

据分析得出，路基面动应力随荷载速度增加而增加，当列车速度小于160km／h

时，即面动应力与车速关系可表示为：矾=520+o．0035V)。2000年Madshus””

对软弱场地上高速列车引起的动力响应测试结果进行分析，认为当列车车速接

近某一临界值时，钢轨一路基一地面系统动力响应将会出现较大的动力放大。

2004年，赵洪雁”“等在大秦线和北同蒲线进行了万吨列车试验，研究万吨列车

运行速度对轨道路基动力响应的影响。

关于室内的模型试验研究，1996年，西南交通大学蔡英、罗强、曹新文””

等人采用室内模型试验研究了路基动应力、永久变形、弹性变形和加速度随列

车荷载重复作用次数、轴重以及荷载速度的变化规律。试验在长度为2．5m、宽

lm、高2m的模型槽内进行，路基通过填深1．25m的粘土束模拟，土表面填0．4m

厚道碴。列车荷载大小和运行速度通过伺服激振器的荷载舒服和频率来反映。

通过试验得到，在列车荷载重复作用下，路基的累积永久变形及路基的稳定性

取决于列车荷载作用下路基动应力大小与填土的临界动应力。路基动应力与荷

载大小成正比，运行速度的提高增大路基动应力，从而加速路基的永久变形累

积。2001年，苏谦””等设计了室内大模型试验进行路基动态测试，对不同厚度

级配碎石基床表层结构的动态特性进行研究，结果表明填土表面动应力和基床

表面弹性变形随级配碎石厚度的减少呈指数增加。2002年，钟辉虹””通过现场

测试和室内试验对压实粘土路基在重复载荷作用下的受力行为进行了研究，得

到了类似西南交通大学1996年的模型试验结果。另外三轴循环试验表明路基填
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土在列车轮对荷载重复作用下所产生的累积塑性变形大小与路基土的饱和度有

着密切的关系，随着饱和度增加，土的动强度显著降低，同时累积塑性变形迅

速增长并产生塑性流动。

1．4高速铁路路基轨道结构动力响应研究总结

根据上述情况总结，可以看出：铁路路基轨道结构的分析仍集中在轮轨力、

车辆与轨道的轨道板及以上结构中．这方面以翟婉明教授的铁路大系统思想下

的车辆一轨道耦合动力学理论模型为代表。未能考虑路基土内动位移、加速度、

动应力等。高速铁路的设计中已由强度控制转变为变形控制，现行无碴轨道对

路基土的变形要求更为严格，无碴轨道客运专线的设计规范中要求路基工后沉

降不大于30ram，任意路基地段20m长度范围内的不均匀沉降不得大于20mm／20m。

现有的研究成果中，对路基动力响应进行分析的模型，未能充分反映车辆一轨

道路基系统的动力、空间、耦合及时变特性，以及路基土的模型一般采用线弹

性模型，不能反映材料的非线性，根本无法进行路基土的永久变形预测。因此

高速铁路中路基结构的分析在今天显得尤为重要。另外由于路基变形的试验研

究相对理论要略显容易，在现有的研究中以西南交通大学的采用室内模型试验

研究路基动应力、永久变形、弹性变形和加速度随列车荷载重复作用次数、轴

重以及荷载速度的变化规律为代表。但受客观条件的限制，未能实现原形试验；

另外在路基动力测试中，车速大多不高，不能很好的反应列车高速作用下路基

土的动力特性。已有的研究测试成果较少，还未能总结出可靠度较高的路基轨

道动力响应规律。

1．5本文研究工作

根据遂渝线无碴轨道综合试验段路基的典型断面，利用HKS公司的知名的

非线性有限元软件ABAQUS，建立基于无碴轨道路基的多层体系模型，进行路基

及过渡段空问结构在列车轮载作用下的力学响应数值计算，分析路基及过渡段

空间结构的材料性质及几何尺寸等设计参数对无碴轨道路基及过渡段结构性能

指标(结构性指标——应力、应变、变形等)影响规律，对路基的变形及结构

的适应性进行初步评价；同时考虑列车荷载速度及轴重对相关力学响应的影响；

并采用永久变形的预测模型对路基及过渡段结构的永久变形及差异沉降进行分

析。
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第2章高速铁路路基设计理论研究

2铁路路基结构

路基是轨上结构及车辆运行的基础，重载运输和高速铁路的飞速发展，极

大的促进了路基工程的进步，高速铁路路基已由开始单一的土体设计转变为多

层结构系统的设计。高速铁路的出现，使得路基结构的设计理念和发展水平达

到了一个新的高度。其中基床是铁路路基最关键的部位(也即同本称为“路床”

的划分)，是列车荷载动应力的主要影响区。

2．1各国铁路路基结构的发展m821

2．1．1日本铁路路基

日本铁路路基结构分为基床表层、上部填土和下部填土三部分。如图2一l

所示。基床表层可分为强化基床表层和土基床表层。基床底层填土的列车荷载

响应较大，土体应具有合理的弹性。下部填土应根据土的类别，施工中控制压

实度和含气率。

p．一⋯___
。_I√—一_!二：饕⋯

：{萄血一豫

i !州Ⅲ“
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图2-1日本高速铁路板式轨道路基结构型式之一 图2-2日本基床表层结构

基床表层中强化基床表层按材料性质可分为碎石基床表层和水硬性矿渣基

床表层；士基床表层采用优质自然土填筑。如图2—2所示。

上部填土(基床底层)的列车荷载响应较大，土体应具有合理的弹性，使

用的材料一般为AB组填料。下部填土应根据土的类别分别进行压实系数和含气
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率的控制，对细粒含量低的砂质土一般接近最佳含水量，压实度控制在9005以上：

对粘性土，由于其含水量较高，碾压后密度增加但强度未必增加，当产生过压

实强度甚至有所F降，在这种情况下，控制其含气搴或饱和度更为合理。

只本铁路路基结构具有以下特点：一基床表层分为强化基床表层和土基床

表层。强化基床表层厚度的确定考虑基床、轨道结构和速度等：沥青混凝土压

实系数控制在95％以上，碎石压实系数控制在95％以上。二是土基床表层用优质

填料和级配碎石，厚度30cm，‰≥l lkgf／cm3或压实度控制在95％以上。基床为

3m，基床底层填料为粗粒土或处理的细粒土，细粒土‰≥7kgf／cm’，粗粒土K。。

≥1 lkgf／cml。压实度控制在95％以上。下部填土压实度控制在90％以上，或细粒

含量50％以上是含气率na≤lo％，细粒含量209铲～50n,6时，n。≤15％。

2．1．2德国铁路路基

依据德国铁路土工建筑物规范(DS836)，对于有碴轨道，路基结构分为路

基保护层(PSS)、防冻层(FSS)、填筑路堤层、地基过渡层。如图2-3所示。

其中对路基保护层的材料和性能压实度等都有严格的要求，最小厚度0．2m；防

冻层要求为粗粒土，主要其防冻和性能过渡作用：路堤填筑层分距路基面2m以

内和2m以外两种情况；地基过渡层根据具体情况而定，一般厚度为0．5m。对于

无碴轨道而言，其技术要求和有碴基本一致，但其关键技术是崩水硬性胶结层

(HGT)代替(PSS)。德国采用水硬性胶结材料即低标号的水泥砂石混合配制而

成的素混凝土，厚度一般为30cm。其主要起到分散荷载的作用，为无碴轨道结

构提供基础保障，同时提到防排水的作用。采用HGT层主要是考虑了无碴轨道

结构刚度自上而下递减的设计思想。另外无碴轨道对地基条件要求极为严格，

工后沉降一般控制在20mm以内。

图2-3德国铁路路基上无碴轨道路基结构型式之一
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路基保护层和防冻层相当于我国的基床表层结构。两种总厚度是由线路等

级和防冻要求确定的。路基面和基床面对变形模量易(MN／m2)和夯实度易

的最低要求如下：

表2-1 PSS＆FSS的变形模量E，。和夯实度D。的蛀低要求

路堤有上路堤和下路堤之分，路堤上部为轨面以下2．5m范围即路基面以下

2珈范围；路堤下部为轨面以下2．5m范围之外。佣、GI、GE、Sw、Sl、GU、GT、

SU组非粘性土最好铺设在路堤上部范围内。路堤下部应铺设由Gw、GI、GE、sw、

SI、Gu、GT、sU组成过滤稳定的切断毛细管的底层，厚度为0．jIIr—lm。

德国铁路路基的特点：基床表层分为两层，有碴分为路基保护层和防冻层，

无碴分为水硬性胶结层和防冻层。基床表层厚度根据线路类别和防冻要求确定，

路基保护层厚度根据线路类别和下层刚度确定：基床厚度2m；设置过渡层；对

细粒土采用压实系数、含气率和变形模量控制。

2．1．3法国铁路路基

法国从运营维修、机车类型、轨道结构和铁路路基各组成部分综合考虑来

进行铁路路基的质量控制。路基结构中，轨枕以下依次有道碴层、挚层和路基。

如图2-4所示。法国铁路路基中，没有将列车动应力的主要影响范围划分为类

似中国和日本的“基床”或“路床”，而是在道床和路基面之阃设置了一“挚层”，

在确定挚层厚度时采用了如图2—5的计算模式。

对于道碴层，取决于列车载重、轴重、速度等因素，同时道碴厚度也取决

于轨枕的类型。另外垫层是放在道碴和路基之间的调整层，该层坡度一般设置
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幽2-4法国铁路基结构 图2-5法国铁路垫层计算模式

在3％一5％左右，并根据其下部路基类型呈单层或多层的结构型式。垫层起着多

重作用，一是保护路基的上部免受道碴压坏和雨水的浸入；一是保护路基，起

到防冻作用；三是起到分散荷载的作用，使列车荷载传递下来路基顶部仍处于

承载力允许范围之内。垫层包括碴垫层、底基层、防污染层。其中碴垫层是由

级配砾石(D<30mm)组成；底基层也是有级配砾石构成，压实系数控制为^≥

0．95，底基层最小厚度为15cm，在土质优良的地区可不设底基层。而对于防污

染层，则根据需要，可以用一层纯砂，也可加一层合成毡挚。路基则是由一般

土质构成，在路基上面的部分被做成横向倾斜的路基表层。在路堤的情况下，

路基表层由与填方相同的土构成，或用优质土构成，其压实系数胞≥0．95，有时

路基表层也用砂浆处理。

法国铁路将路基分为了三类，分别为PFl不良路基、PF2中等路基、PF3优

良路基。路基的类别确定如表2—2。

表2—2路基类别

銎

-

～√

一
．釜～警

一

一

i

rL．ii。卜，謦Ⅲ黜

蓦j

蛐
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2．1．5中国铁路路基“圳

我国传统的铁路路基设计按照《铁路路基设计规范》(TBl0001—99)进行设

计，其中列车运行最高时速为140km／h。随着高速铁路的发展，原有的铁路路基

设计规范已不能满足高速发展的需要，因此在借鉴国内外铁路路基设计经验的

基础上提出了最高时速为160km／h、200km／h、300km／h的路基设计规范。现参

考规范为《铁路路基设计规范》(TBl0001—99)、《铁路路基设计规范》

(TBl0001—2005)、《时速160公里新建铁路线桥隧站设计暂行规定》、《新建时

速200公晕客货共线铁路设计暂行规定》、《新建时速200—250公里客运专线铁

路设计暂行规定》(上、下)、《京沪高速铁路设计暂行规定》(上、下)和《客

运专线铁路路基工程施工质量验收暂行规定》。

《铁路路基设计规范》(TBl0001-99)时速为140km铁路路基结构中，路基

基床分成表层和底层，厚度按不同等级分别从0．4旷-0．6m和1．1fIr～1．9m。对于

基床表层填料应优选A组料，其次为B组料。同时对各组填料均有一定的技术

限制。基床底层材料可选用A、B、C三组填料，当不得不采用D组料时应采取

加固措施。压实度根据不同颗粒度采用不同的控制指标。路堤基床以下部位填

料有类似的要求。

《铁路路基设计规范》(TBl0001—2005)中铁路路基结构中路基中铁路基床

分表层，基床表层厚度为0．6m，底层厚度为1．9m，总厚度为2．5m。I级铁路应

选用A组填料(砂类土除外)，当缺乏A组填料经经济必选后可采用级配碎石或

级配砂砾石。Il级铁路应优先A组填料，其次为B组填料。压实杯准如表2—3

所示。对基床底层I级铁路应选用A、B组填料，Il级铁路呵选用A、B、C组填

料。路堤基床以下部位填料，宜选用A、B、C组填料，当选用D组填料时应采

取加固或土质改良。严禁使用E组填料。

表2-3基床表层填料及压实标准
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时速为160km的新建铁路路基结构中，基床有表层和底层组成，表层厚度

为0．4TIr_0．6m，底层厚度2．1nrl．9m，总厚度为2．5m。基床表层可采用级配砂

砾石或级配碎石，材料规格及压实标准符合规定要求。基床表层填料及压实标

准见表2—4；基床底层填料及压实标准见表2—5；路堤填料及压实标准见表2—6。

表2—4基床表层填料厚度及压实标准(t60km／h)

A、B组填料及改良十

地基系数‰(MPa／m)

压实系数f

孔隙率目(％)

≥100

≥0．93

≥110

<3l

≥t30

<3i

时速为200km的新建铁路路基结构中，基床由表层和底层组成，表层厚度

为0．6m，底层厚度为1．9m，总厚度为2．5m。基床表层可采用级配砂砾石或级配

碎石，其要求与160km／h要求相同。基床底层填料及压实标准见表2—7；路堤填

料及压实标准见表2-8。

表2—7基床底层填料及压实标准(200km／h)
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高速及无碴轨道路基结构中，基床由表层和底层组成，其总厚度为3m。如

图2—6—2—8所示。对于高度小于基床厚度的路堤，基床包括路堤和地基的一部

分；对于路颦则为开挖路基面以下基床厚度的范围。对于有碚轨道基床表层采

用级配砂砾石或级配碎石，要求与160km／h时相同。压实杯准如表2-9和表2一lO

所示。

l·．．．-—．——---————．——．——．．．}}j．．———．．．．．———一．——一—吐+u40址+———抽———斗^‘^U玉o“

图2-6京沪高速铁路路基结构型式

--————————————．—i墨——————————————————“

圈2—7京沪高速铁路路堑(硬质岩石)路基结构硒式

图2-8京沪高速铁路路堑(软质岩石、风化严重的硬质岩√i及十．质)路基结构
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填料
厚度

(m)

压实标准

地基系数 孔隙 动变形模苗 注

瓜，(1iPa／m)／'／(％) 晶(MPa)

对无碴轨道路基，基床表层由两部分组成，即30cm的混凝土支承层和40cm

的级配碎石组成，级配碎石标准和有碴轨道相同。

基床底层对于有碴轨道来讲，轨道底层填料及压实标准如表2-1 1所示。

表2-1 1基床底层填料及压实标准

对于有碴轨道来讲，路堤填料及压实标准同200km／h新建铁路相同，如表

2．7所示。对于无碴轨道，路堤填料及压实标准如表2—12所示。

表2-12路堤填料及压实标准
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为增强路基动力稳定性及变形控制，各国铁路路基都制定了相应的控制标

准，其比较结果列于表2一13。

表2—13各国铁路路基控制标准

基床表层结构在填料方面，级配防渗性要求相差不大，但对填料的耐磨性

有些区别，同本要求洛杉矶粗骨料磨耗值在30％以下，法国要求其磨耗值在31％

以下，而我国对级配碎石按道碴底碴要求控制在50％以下，而对级配砾石没有要

求。在结构方面，法国和德国基床表层采用双层或多层结构，只本基本为单一

结构，我国则采用单一结构。在压实及力学指标方面，我国采用孔隙率n和‰，

法国采用压实系数彤(修正普氏)和g。，德国采用压实系数瑶和最。，R本采用

压实系数K(修iF普氏)与地基系数‰。我国和德国的压实及力学指标要求都

随运行速度和线路等级变化而变化，而法国和日本则对所有线路都一样。

基床底层填料压实系数和力学指标方面，我国细粒土采用压实系数(修正

普氏)和地基系数‰，孝且粒土采用地基系数‰、相对密度和孑L隙率；德国采用

压实系数(普氏)和疡，对混合型土和细粒土还要求含气率。较我国相应等级

要低，但变形模量要求较我国要求要高：法国采用压实系数(修正普氏)和葳：。
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压实系数和我国200km／h及京沪高速的要求相同：日本采用雎实系数(修JF普

氏)和地基系数‰，与我国标准比较压实系数与我国200km／h铁路相同，凰则

较我国160km／h、200km／h及以上等级的铁路要低。

基床以下路堤部分，我国压实系数标准方面在160km／h以上等级铁路与同

本的要求相同，凰值在t60km／h以上等级铁路较日本要高：德国的压实系数较

我国160km／h以上等级铁路要低，但变形模量较我国要高；法国的压实系数标

准较我国160km／h以上等级铁路要低。

2．2基床结构‘”删

基床结构是铁路路基最直接最主要的承载部位，是受列车动荷载作用、水

文、气候、运输条件影响较大的层次，其作用及要求如下：

1．应由足够的强度抵抗列车荷载产生的动应力而不被破坏。

2．在列车重复荷载作用下累积塑性变形很好，避免形成过大的不均匀沉降

造成轨道的不平顺，增加养护维修的困难；在列车高速运行时，基床的弹性变

形应满足列车高速行驶过程中的安全性和舒适性。

3．防止雨水入渗造成路基土软化，形成翻浆冒泥等病害；在寒冷地区还要

满足防冻要求等。 一

2．2．1国外基床结构设计

铁路的发展史让各国形成了共识，就是走强化基床设计的道路。F1本在修

建第一条高速铁路东海道新干线时，由于对基床表层的重要性认识不足，未采

取有效措施，在开通运营后不久就出现了严重的基床病害，维修养护工作极大，

线路运营受到影响。在总结经验教训的基础上，提出了强化基床表层的结构型

式，从根本上解决了病害问题。日本为强化基床设计，于1978年由国铁的路基

研究会制定了新的《土工结构物设计标准》，该标准对路基基床的设计提出了具

体明确的要求，对基床的定义，对路堤而言是指路堤的上部，对路氅是指丌挖

出的路基。而把道床之下，基床之上所夹持的直接支承轨道的层体定义为基床

表层，其实质上是一个加强层面。规定中指出，基床表层必须具有稳定的支承

轨道的能力。同时给轨道以适当的弹性，并防止基床软弱变形。与此同时要求

基床具有分散荷载的作用，保证基床的承载强度。日本所定义的基床表层分两

大类：一是对受列车荷载、密度、影响小的线路及侧线铺设土质基床表层，其

材料选用渗水土或机制碎石填筑；对防止雨水渗透引起基床部分强度下降且有
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可能引起翻浆冒泥现象的路段，则铺设强化基床表层，以确保必要的地基刚度，

将其负荷的弹性变形限制在规定的范围内。图2．2所示的H本强化基床表层结

构，与我国公路设计的柔性路面结构极其相似。因此这也给我们一个启示，铁

路基床设计与公路路面的设计存在相似相通的地方。

德国新建铁路，明确规定道床下70cm范围内必须用渗水土填筑，并采用压

实度和变形模量双重标准进行控制，这点和我国公路路面采用凹弹模量进行结

构设计也很相似。再往下50cm—lOOcm根据土的类别其压实度一般在0．95—

0．97之间。

法国巴黎东南高速铁路对基床铺设也十分严格，在道床下铺设碴挚层，然

后在此之下在设置基层。而基层的厚度是根据下部的土基特征和强度通过计算

确定，并要求基层具有lOo％的密实度。也同样说明了基床结构厚度，并非是一

个定值，应根据不同的土组，不同的边界条件，去建立相关的计算方法。不考

虑基床底部土组的强度状态和力学性能，就谈不上基床结构的组合设计。

可以看出日本基床表层设计的关键在于强化基床表层，德国的渗水土铺挚，

法国的碴挚层。

2．2．2国内基床结构设计

建国初期铁路路基设计还未形成基床结构这一概念，在1956年颁布《标准

轨距新建铁路设计技术规范》时，对路基的填土压实标准还未做出明确的规定，

直到1959年颁靠的《铁路路基设计规范》中／4‘提出了一般土分层夯实，上层1．2m

以内应达到最佳密度的90％，下层不得低于最佳密度的85％。在此规范中可以看

出，此时已经认识到路基上部1．2m范围内是受列车动载及气候等条件影响较大，

因此必须予以加强。虽然此时还未明确基床的这一术语，但已初步形成了基床

的概念。在不断的实践中，到1975年／j‘正式定义了基床这一概念，并J下式写入

《铁路工程技术规范》，认为基床是指路基上部受列车动力作用和水文气候等因

素影响较大，其具体厚度根据相关条件而定，一般约为路基上部的3m范围左右。

在这个范围内又以路基面下0．5m的范围受动力影响更为剧烈。从此往下，应力

衰减较快，至路面下lm处，路基动应力已衰减至三分之一，因此在75规范中

将路基面下1．2m这一范围定义为基床。通过试验测定，找出了基床土变形的特

征，规定了基床填料的要求。与此同时把基床的概念从路堤引申至路雏，认为

挖方路段如不能满足基床土的要求，应做挖除换填处理。后来铁道部以1980铁
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基字668号文字发布了《铁路路基填土压实技术规则》，其中将路基基床受动力

影响的最主要部位，定义为基床表层(I、Il级线路路肩下0．5m以上，III级线

路0．3m以上)其表层以下部位(I、Ⅱ级线路表层下0．7m，III级线路表层下

0．9m)定义为基床底层。并将基床表层的压实系数从0．9增加至0．95，使得基

床结构进一步加强。与此同时，对基床填料加以控制，以增强基床的强度和水

稳性、抗变形等能力。至此已经形成了基床结构较完整的概念体系，进一步深

化了对基床的认识。1986年7月，《铁路路基设计规范》将基床部分单独成章，

路堤基床与路颦基床分别成节，同时明确了基床压实标准及排水条件，对基床

填料及改良深度又作了较明细的规定，从而完善了基本上能符合我国铁路现状

的基床结构模式。但该规范中所定义基床仅有I、II级和IlI级线路之分，还小

能适应高速铁路和重载铁路的发展要求。在1999年版《铁路路基设计规范》是

从传统的铁路路基设计基础上延伸过来的，是针对速度低、人员费用低、经济

条件不很发达情况下制定的。在此基础上修订而成的《铁路路基设计规范》

(TBl0001-2005)将适用的铁路等级调整为I、U，并增加了填料一章，对所

用填料做了相对明确的规定。在《时速160公罩耨建铁路线桥隧站设计暂行规

定》中，基床总厚度规定为2．5m。在《新建时速200公罩客货共线铁路设计暂

行规定》，基床底层填料压实系数由0．93提高到0．95，孔隙率要求从31％降至

28％。《新建时速200一250公罩客运专线铁路设计暂行规定》(上、下)中200km／h

<V≤250km／h时，基床表层提高为0．7m，基床底层提高为2．3m。而在高速及无

碴轨道的基床控制指标中，增加了动态变形模量晶作为压实控制指标。

2．2．3基床结构的厚度

我国基床表层厚度的确定是根据应力和变形确定的，主要考虑列车的轴重

荷速度的影响。我国基床表层厚度实际是对应基床底层为细粒土而确定的，所

以其厚度基本对应只本和德国的上限。另外没有考虑冻胀影响，在出现不利气

候条件时，可能会出现冻胀破坏现象；德国日本则考虑了线路的等级、基床底

层的土的性质；法国和德国还用抗冻性来检算。对于法国挚层厚度的确定，其

与路基种类和路基表面的应力有关。为PFl类路基时，当路基挚层厚度大于

60cm，结果良好：小于35cm结果最差。为PF3类路基时，路基垫层约为35cm

足够了。同时挚层的最小厚度还需根据路基等级、运量、轴重及养护情况确定。

2．3路基的设计荷载
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2．3．1荷载计算模式

路基荷载是指作用在路基面上的应力，包括两部分：一是线路上部结构的

重量作用在路基面上的应力——静荷载；二是列车行驶时轮载通过上部结构传

递到路基面上的应力——动荷载。

传统的路基设计中，常采用“换算土柱法”对动静荷载进行简化(图2—9)。

换算土柱法的基本假设：一将列车荷载作为静荷载处理；二把列车荷载和轨道

荷载的总和简化为与路基同质的土柱均布地作用在路基面上：三横断面分布宽

度自枕底两端向下按45。扩散，纵向按平面问题考虑。《京沪高速铁路设计暂行

规定》中仍将荷载按换算土柱高度及分布宽度以列车活载与E部建筑重量定义，

定义列车荷载为zK活载。

图2-9换算土柱图式 图2—10荷载作州模式

高速铁路的设计不能简单地将动荷载作为静荷载处理，必须进行动态分析，

从而计算列车动荷载作用下路基中动应力的大小和分布规律。

对于有碴轨道，口本假设动荷载通过钢轨、轨枕、道床传递到强化路盘顶

面。日铁在确定作用在路盘面上的计算动应力时，考虑了轨道结构、轮重、列

车速度和道床的扩散因素。轮重为静载，运行时产生的动载以静载乘以冲击系

数表示。

冲击系数可以表示为(1+txV／100)，其中y为列车荷载速度(km／h)，a为

系数，与钢轨有无接缝有关。考虑到钢轨、扣件结构对轮重向下传递的影响，

将轮重的荷载直接由轮下的一根轨枕和前后两根轨枕共同承担。轮下轨枕承担

40％相邻两根各承担20％，另外两根各承担10％。其轨枕各自通过道床向下传

递到路盘顶面，形成5个不同均布荷载的分布面积，作为路盘计算动载。其荷

载作用模式见圈2一lO，路基计算图式如图2—1l所示，路盘计算动荷载分布图式
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见图2-12。
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2—11日本路基动应力计算模式 2—12日本陆盘计算动荷载分布图式

我国关于路基动应力的计算与日本铁路很相似。轮载由五根轨枕共同承担

并经相同方式传向路基面。为考虑5个独立局部荷载对路基变彤和应力的共同

影响，将路基面动应力的分布简化为以5根轨枕为底的等要三角形，其中三角

形的高表示列车动荷载引起的路基面最大动应力，如图2 13所示，可以用式

吒。。=0．26P(1+aV)表示，其中P为轴重，V为列车荷载速度(km／h)，盯为系

数，与钢轨有无接缝有关。

钢轨

1 轨桂

～ 一 基昧表面

一，t104kPa

图2一13中国铁路路基计算动载分布图式

2．3．2荷载模型m””剖

列车荷载的随机性使得其成为一个很难处理的问题。英国铁路技术中心多

年束从事的大量理论研究和实验工作，其所得结论和数据使得用数定法来模拟

列车荷载成为可能。实验表明，产生竖向轮轨力的主要原因‘是轨道接头和焊

接使钢轨走行面发生局部不平顺：二是轨枕的间隔排列或轨面波纹导致周期性

的不平顺；三是纵断面内的随机变化；四是轮周面局部擦伤和偏心轮重；五是

轨枕支承面刚度不同引起的随机变化。另外研究还表明竖向轮轨力主要出现在

三个频率范围内：一是低频范围(0．5—5Hz)，几乎完全由于车体对悬吊部分的

相对运动产生；而是中频范围(30一50Hz)，由于簧下轮组质量对于钢轨的回弹

作用而产生；三是高频范围(200--400Hz)，由于钢轨的运动受到轮轨接触面的
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抵抗所产生。实测表明，轮轨作用力在中低频范围较为剧烈，高频范围主要影

响车体的动力响应。从上述试验结论可知，当考虑采用无缝线路时影响轮轨力

的主要原因在于轨道不平顺和轨面波形磨耗效应，加之高速线路轨下基础更为

坚固，因此这一不平顺主要属于随机不平顺。

日本对车速V=200km／h以上新干线的轨道不平顺维修管理标准：舒适度标

准7叫n／lOm：安全目标值lO,m／tOm。英国对于时速200km的轨道，几何不平顺管

理标准如表2—13。

表2一13英国轨道几何不平顺管理值

根据现有结论和数据，可以用一激振力函数来模拟列车荷载，其中包括静

荷载和由一系列正弦函数迭加而成的动荷载。设定用以与商、中、低频相应的，

反映不平顺、附加动载和轨面波磨耗效应的激振力来模拟轮轨的相互作用力，

即列车荷载，其表达式如下：

F(f)=P0+日sinoat+昱sin哆f+B sino，t (2一1)

式中只为车轮静载，B、户：、只分别对应表2．13中I、II、IIl控制条件

中的某一典型值的振动荷载。

假设列车簧下质量为M。，则相应的振动荷载幅值为：

￡=Mo口，群 (2—2)

式中a相应于表2．13中I、II、m三种情况下的某一典型矢高，脚。为对应s
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车速下相应I、II、ⅡI条件下不平顺振动波长的圆频率。其中圆频率的计算式

为：

∞．：2万旦
’

上．
(2—3)

式中V为列车运行速度，厶为相应I、II、【II三种条件下的典型波长。

在后来的研究中，梁波分析了列车荷载的分离与叠加组合。列车由一系列

长度大致相同的车辆组成，从整体上看其轮载沿线路方向呈非周期性分布，为

此假设列车为无限长，将轮载分离成2—14所示的组合，则每组轮载即为周期性

移动荷载，其周期为车辆长度。

：三，釉翼一～兰!J．≯～一 ：；竺j
．二●j，!jj’三·： 二：二一：￡=f。曼：一～二 ：： 二芒 ：

L卜一 h

～

乙- 二一 ⋯
一

图2-14车辆荷载的分离与组合

考虑第1组轮载，其移动动速度为V，若t时刻某一轮载位于五=Vt，那

么轮载可写成如下形式：

EO，z)=M(z—n)+FO弦(z—Vt)

所一J己／2<Z<"十三／2 (2—4)

式中B为车轮静载，F(r)为车辆竖向振动引起的附加动载，J(z一订)为关

于(Z，})的Doric’S函数。

第1组轮载的Fourier级数形式为：

删=墨掣掣一咿IJ 沿s，

式中≈。=2，_r／L，国。=≈。V=2nmV／L。
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F(，)同样也能展呈Fourier级数形式，这样鼻O，z)可以表达为谐振动之和。

为定性讨论列车动荷载对路基应力响应的影响，同时考虑铁路轨道不平顺的影

响，将动荷载F(f)简化为一个包含振动幅值和频率的正弦函数形式如下：

，(f)=晶+P,sinro,t (2—6)

通过振动幅值P和频率哆来模拟列车动荷载的振动特性。

同理第2、3、4组轮载的Fourier级数的一般形式为：

只(f，z)：譬掣Let¨纰圳 (2-7)

由于道床及路基材料性质沿线路方向保持不变，所以将四组轮载产生的反

应在线路方向进行组合叠加，就等同于整个列车荷载所产生的动力响应。

李军世。“将动荷载F(r)简化为一个包含振动幅值和频率的指数函数形式，

如式(8)所示：

F(f)=鸽Pw (2—8)

通过变化振动幅值4及频率‰来观察列车动荷载对动力反映的影响。同时

通过波传导单元束模拟道床及路基内应力波和位移波的传导，假定道床及路基

材料为粘弹性，性质沿线路方向保持不变，所以将线路方向的动载反应进行迭

加，即等同于整个列车产生的动力反映。假设只(f，z)的第m级数项产生的反应

为甜1。，可以得至lJZ,=Yt处该级数项的列车总反应为：

吮=q。l+e一“2z+P一止-毛+e一止一z·k‘％’ (2—9)

则列车产生的反应全部Fourier项迭加

U：妻巩：艺‰(1+e吨z，+e吨五十e“^p一 (2—10)

为此只需计算其中一组轮载产生的动力反映，另外三组轮载的影响通过迭
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加即可表现出来。

2．4路基变形。”。。

高速铁路的快速发展，已由原来的强度控制转换为变形作为控制指标。无

碴轨道更是如此，控制变形成为无碴轨道发展的关键技术之一。路基有三类变

形我们应该注意：一是列车荷载作用下的弹性变形；二是路基在荷载作用下的

累积塑性变形；三是路基本体及地基的压密变形。

2．4．1弹性变形

弹性变形是列车荷载短时作用产生的，主要发生在基床部位，尤其是基床

表层。路基的弹性变形最终反映在轨面的弹性变形中，路基刚度低，弹性变形

过大车速就不能提高，同时将对道床和轨道上部结构的稳定性产生影响；另外

弹性变形的大小，不影响列车运行的安全性和乘坐的舒适性。路基的弹性变形

大小是由路基的动刚度决定的，表征路基动刚度的指标是动弹性系数。

基床表层采取特殊结构型式时，必须控制其弹性变形而=_：fi致引起表层结构

的丌裂破坏。如日本采用的沥青混凝土强化基床表层结构。同铁的相关规范，

在已知路基面作用外力条件下，将路基作为双层弹性地基计算强化路盘的厚度，

把路盘表面在已知外力作用下的允许变形作为控制条件。F1本公路沥青混凝土

路面弹性变形的控制标准为0．5mm，与之相对应的挠曲角为0，因此为保证铁路

基床表层的沥青混凝土不致因过大的弹性变形而产生挠曲丌裂，借用公路柔性

路面设计方法用挠曲角毋来控制，与之相对应的变形值约为2．5mm，如图2一15

所示。当基床表层采用级配沙砾石等散体材料构成的柔性结构，弹性变形控制

在4mm内较为合适。
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我国铁科院的相关研究报告，对我国秦沈铁路的基床表层用级配碎石和级

配砂砾石填筑，参考同本2．5m允许变形值，建议用3mm--4mm弹性变形限值柬

进行控制。

2．4．2压密变形

压密变形是永久下沉，是填土及上部结构自重引起的。它分为两种，一种

是施工阶段的，另一种是工后沉降。我们主要关心工后下沉。工后下沉太大，

说明压实度不足、强度低、容易形成不均匀变形。过大的下沉变形还会破坏路

基面的排水条件以至不能保持良好的横向排水坡度影响基床结构的稳定性，容

易产生病害。路基填土压密下沉是通过压实度控制的，另外应采用优质填料，

这样既可以减少后期的沉降，又能保证路堤的稳定。高速铁路填料在可能的条

件下优先选用h、B组填料。根据相关实测数据，路堤填土腿密下沉量约为填土

高度的0．1％-1．096，且在通车后1年即渐趋稳定。对于压密变形，一般可以采用

填土高度的0．3％作控制值。

2．4．2永久变形⋯⋯¨”

在列车的重复荷载作用下，粘性土填筑的路基将产生不可恢复的累积永久

变形。永久变形随列车荷载的重复作用而累积增加，过大的永久变形是影响高

速铁路和重载铁路安全平稳运行的不利因素。特别是在今天的无碴轨道，其极

有限的变形调整量和不均匀沉降限值，使得研究路基重复荷载作用F的永久变

形显得十分重要。

基床结构是列车荷载动应力的主要影响区，当荷载较小且作用次数较少时。

基床土表现为弹性体特征；当荷载较大且作用次数较大时，将出现永久变形。

长期的永久变形累积将表现为典型的基床结构的疲劳破坏。

D．L．Heath研究土的疲劳特性时，采用了伦敦粘土试样在三轴仪上进行三轴

重复加载试验，在整理累积应变和荷载作用次数时发现存在两组试验曲线，其

中一组为破坏型曲线：土体的应变随加载次数呈非线性增加，土体强度下降，

达到一定加载次数后由于重复加载而导致破坏，变形量迅速增加；另一组为衰

减型曲线：加载初期应变增长较快，随作用次数增加，由于较小的应力水平土

体逐渐压密，应变增量逐渐减小，当加载到一定次数后，土体的密度达到～定

程度能抵抗外荷载的作用，此时试样只产生弹性应变，永久应变趋于稳定。如

图2一16所示。因此判断存在一临界动应力，当超过临界值时，则塑性变形不断
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发展直到破坏；当动应力小于临界值时，土体塑性变形随荷载作用次数的增加

而趋于稳定。因此各种不同基床结构型式的设计应当使基床土的动应力控制在

临界动应力范围内。西南交通大学采用的成都粘土试验获得的相似的试验结果。

破坏型曲线近似符合式2—1l：

s=AⅣ6 (2一11)

式中A和b的数值取决于动应力水平和土的性质，N为加载次数。

衰减型曲线可以用式2 12描述：

s=口【1+卢logNJ (2—12)

式中，口、∥是与动应力水平和土的性质有关的参数，Ⅳ为加载次数。

公路设计中路基土的永久变形量取决于路基土的回弹特性。路基土受列车

荷载产生的变形分为可恢复的弹性变形和不可恢复的塑性变形。如图2一17所示。

图2—17路基土在乍辆移动荷载作_}}j下的应变 图2一18路基十同弹行为

弹性行为是回弹行为的度量，而塑性变形则是一个附加行为。此外路基土

的刚度越大即路基土的回弹模量越高，则产生的总变形量越小相对的塑性变形

量也越小，因此可以增进路基土的服务功能”。1⋯1。

理论上，回弹模量表示所旋加的轴差应力与回弹应变之问的关系，如图2 18

所示，表达式如式(2—13)：

M，=％／s， (2—13)

式中：M，为回弹模量；O"d为轴差应力：￡，为回弹应变。

20世纪60年代，许多学者对回弹模量进行了研究，但未能将回弹模量应用

于设计当中。而是以土的弹度(GI)、加州承载比(cBR)、体积模量(K)等参数柬

凡出
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评估路基土的强度。但上述路基土参数与回弹模量相比都无法模拟路基土在重

复荷载作用下的力学行为。回弹模量不仅考虑柔性路面循环荷载作用下的回弹

现象，而且还能适应反映环境因素，使其与路面的服务状况更加吻合。AI

(Asphalt Institute)首先在第九版的MS一1手册中提出了回弹模量评估路基

土及基底层材料强度的观念，并在AI MS-IO中详细叙述了网弹模量试验方法，

该方法考虑了材料的线性及非线性特性，可用于多层弹性系统的力学分析。自

1980年以来，Robnett和Elliot“”1等在定义路基土回弹行为方面做了大量研究

工作，定义了表征路基土回弹行为的指标一回弹模量，并应用于AASHTO沥青路

面的设计。

在路基的设计中，必须重视路基的累积永久变形。对于路基的设计，不仅

要预防不可控制的永久变形，而且要了解与单独的回弹模量反映相关的最大荷

载以及如何判别影响路基正常使用的临界应力状态的问题。在安定理论中，把

这个临界应力状态定义为安定临界状态。安定理论用于描述通常的工程结构体

在反复荷载作用下的行为特征。其包括四种行为：安全弹性、弹性安定、塑性

安定和增量崩溃。(安定理论最早由Melan针对弹塑性和随动硬化材料推倒而出。

安定理论是指结构体在某特定荷载的反复加载下，所产生的埂性变形会在有限

的加载次数后稳定下来，且在安全界限范围内，同时结构体不产生破坏。)随着

计算机技术的飞速发展，塑性力学和安定理论的发展趋于完善。Sharp“o”等结合

数值分析方法与计算机的仿真模拟来探讨这一问题。根据安定理论，路基士的

破坏发生在由塑性安定迸入增量崩溃行为的阶段，而临界应力水平则处于两种

行为之间。(应力水平为施加的重复荷载轴差应力与路基土破坏时的轴差应力的

比值)其中增量崩溃行为阶段，路基土则产生较大的塑性应变，而处于安定状

态时，塑性应变累积情形则会趋于稳定。路基土临界应力状态的范围可由反复

加载时路基所呈现的回弹、塑性及安定行为等加以判断。之后取临界应力范围

内的数据进行多方面的分析计算，选取对塑性变形有影响的因子作为计算路基

土塑性变形的依据。

由于路基土永久变形导致的破坏形态与传统基础工程中的15％或20％的塑性

应变来定义破坏不同。因此自1960年来很多学者都在重复荷载作用下临界应力

水平的界定上作了研究。并先后以三轴试验进行了相关探讨，他们面临了如何

定义路基破坏时机的问题。Larew等认为重复荷载下的破坏发生在应变率开始增

大时。Caskin等在研究Sydenham砂时指出，破坏的类型属于永久变形破坏，



西南交通大学硕士研究生学位论文 第39页

认为破坏发生的时机应是应变率增大至最大时。Raymond等针对Lada黏土进行

不同应力水平下的非饱和重复荷载试验，试验结果表明永久应变随着荷载次数

的增加而逐渐增强，且以应力水平0．53位控制点。廖化荣结合安定理论和能量

耗散，确定了不同含水量的红黏土在循环荷载作用下的临界应力水平。

关于路基土的永久变形模型，其永久变形与车辆荷载作用轴次关系最早是

由Monismith“”。等人于1975年提出，如式：

o=AN6 (2—14)

其中s。为累积永久交形；N为作用轴次；A，b为回归参数。

该模型指出了如图2—19所示永久应变与荷载轴次之『日J的对数线性关系。

log％

图2—19永久J艰变与衙载轴次之间的对数天系

1978年，Majidzadeh“⋯’提出了一个使用的较多的车辙模型Ohio模型：

s。}N=AN。m 02-15)

A=RE’一Cexp(ty4 7％) (2—16)

其中A,m均为车辙系数；R，C均为材料常量；E‘为回弹动力模量：％为

临界轴差应力：％为极限轴差应力。

Guirguis“”1提出可以采用相似的方程来预测永久变形：

占，／N=爿k，w)N1 (2—17)

A=置吲s (2—18)
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其中：肌为lg占。／Ⅳ一kⅣ曲线上的绝对值：

4h，w)为车辙系数，取决于轴差应力吼和含水量w；

X，S均为施加的动应力所决定的参数。

1980年，Poulsen“⋯等对6个国家16个位置采集的未扰动样品进行循环荷

载试验，提出了与(14)式相似的模型方程：

6p=e,N气∥。 (2—19)

其中e1，e2，e3均为材料特征常数；∥为破坏度。

t998年，邱延峻““3教授总结了几种路基土在重复荷载作用下的变形规律，

并进行试验工作，试验中采用了统一的试验程序和先进的数据采集软件，得出

的具有极大可靠性和可比性的变形数据，由此得出了具有町靠应用价值的变形

模型。如下式：

s。==F，(1)，(Ⅳ) (2～20)

其中：s，(1)为初次轴载作用下的永久应变(％)，占，(1)=P。哆2

0为应力比(偏应力／强度)；，(Ⅳ)为累积函数，厂(Ⅳ)=Np,4,；

pl，P2，P3，P4为材料参数。

1979年，Lentz“”’对Michigan路基砂的试验研究表明，当含水量的影响非

常微弱时，应力历史对于永久变形有很重要的影响，可用F式来表示永久变形

和循环荷载之间的关系：

F。=a+b(19N) (2—21)

其中：以6均为材料系数：口=岛。。lIl(1一&广”；

岛为静态固结度；60。。为土的固结度达到95％时的应交。

1982年，Diyaljee”恻等在静止应力一应变数据和反复荷载试验的最小循环

次数数据的基础上，建立了一个能预测长期反复荷载作用下永久变形的关系式：
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￡。=Be“N“ (2—22)

式中：B=邱(Ⅳl，％)为第一次循环时应变在X=0时的值；

X为在静荷载作用下对于破坏轴差应力的反复轴差应力速率；

以，m均为回归系数。

1986年，Allen“”等提出一个用于预测所有路面结构层永久变形的车辙模

型：

lgs。=c0+CIlgN+C209N)2+G(19Ⅳ)3 (2—23)

式中Co，G，Q，G均为取决于材料特性、应力状态和(或)温度系数。

1986年，Pumphrey“⋯1等对Floriada路基砂进行试验，提出永久应变的发

展可近似用下式来表示：

生!鱼!!＆：一+脚』L (2—24)

od|sd S095s d

式中：行=(O．809399+0．003769trd)×10-4；埘=0．856355+O．049650Intru。

1996年，Li【ll“等提出一个扩展的能量模型用于预测路基中的累积塑性应

变：

占。=aN6∥” (2 25)

式中：a,b，所为材料参数；∥=咒／最，墨为静强度。

路基土永久变形预测模型，建立了路基土应变与车辆重复作用次数的关系

方程，使得这一导致上部结构破坏的重要因素得以预测，这对于分析永久变形

对上部结构的影响具有重要的意义，以便在设计中采取措施。无碴轨道具有较

高的变形控制要求，分析研究作为其基础的路基土永久变形显得非常迫切和重

要，永久变形预测模型对无碴轨道的设计和研究而占具有重要的参考价值，应

予以重视。
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第3章非线性有限元软件ABAOUS简介

限元分析是计算机辅助设计的基本组成部分，由于它提供了更快捷和低成本

的方式评估设计的概念和细节，因此人们越来越多的应用有限元仿真的方法代

替样品原型的试验。

ABAQUS是一套功能强大的基于有限元法的工程模拟软件，其解决问题的范

围从相对简单的线性分析到最富有挑战性的非线性模拟问题。ABAQUS具备十分

丰富的、可模拟任意实际形状的单元库。并与之对应拥有各种类型的材料模型

库，可以模拟大多数典型工程材料的性能，其中包括金属、橡胶、高分子材料、

复合材料、钢筋混凝土、可压缩弹性的泡沫材料以及岩石和土这样的地质材料。

作为通用的模拟分析工具，ABAQUs不仅能解决结构分析中的问题(应力／位移)，

还能模拟和研究各种领域中的问题，如热传导、质量扩散、电子元器件的热控

制(热一电耦合分析)、声学分析、土壤力学分析(渗流——应力耦合分析)和

压电介质力学分析。

ABAQUS为用户提供了广泛的功能，且使用起来又十分简明。最复杂的问题

也可以很容易地建立模型。例如复杂的多部件问题可以通过对每个部件定义材

料模型和几何形状，然后再把它们组装起来而构成。在大部分模拟分析问题中，

甚至在高度非线性问题中，用户也只需要提供结构的几何形状、材料性能、边

界条件和荷载工况这样的工程数据就可以进行分析。在非线性分析中，ABAQUS

能自动选择合适的荷载增量和收敛精度。不仅能选择这些参数值，而且能在分

析过程中不断地调整参数来保证有效地得到高精度的解，很少需用户去定义这

些参数。

3．1 ABAOUS软件产品”切”伯1

ABAQUS有两个主要的分析模块：ABAQUS／Standard和ABAQUS／Expl icit。

ABAQUS／Standard还有两个特殊用途的附加分析模块：ABAQUS／Aqua和

ABAQUS／Design。另外，还有ABAQUS分别与AD埘S／Flex，C-MOLD和Motd flow

的接口模块：ABAQUS／ADAMs，ABAQUS／C—MOLD和ABAQUS／MOLDFLOW。ABAQUS／CAE

是完全的ABAOUS工作环境模块，它包括了ABAOUS模型的构造，交互式提交作

业、监控作业过程以及评价结果的能力。ABAQUS／Viewer是ABAQUS／cAE的子集，

它具有后处理功能，这些模块之问的关系见图2—20。
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圈2—20 ABAOUS模块关系

ABAQUS／Standard是一个通用分析模块，它能够求解领域广泛的线性和非线

性问题，包括静力、动力、热和电问题的响应等。

ABAOUS／Explicit是用于特殊目的分析模块，它采用显式动力有限元列式，

适用于像冲击和爆炸这类短暂，瞬时的动态事件，对加工成形过程中改变接触

条件的这类高度非线性问题也非常有效。

ABAQUS／CAE(Complete ABAQUS Environment)是ABAQUS的交互式图形环

境，用它可方便而快捷地构造模型，只需生成或输入要分析结构的几何形状，

并把它分解为便于网格化的若干区域。并对几何体赋予物理和材料特性、荷载

以及边界条件。ABAQUS／CAE具有对几何体剖分网格的强大功能，并町检验所形

成的分析模型。一旦模型生成，ABAQUS／CAE可提交并监控要分析的作业，可{：15l

化模块就可用束显式结果。

ABAQUS／Viewer是ABAQUS／CAE的子集，它只包含了可视化的后处理功能。

ABAOUS／Aqua的一系列功能可以附加在ABAQUS／Standard中应用。它偏向于

模拟海上结构，如海洋石油平台。它的功能包括模拟波浪，风载荷及浮力的影

响。

A队Qus／ADAMs允许ABAQUS有限元模型作为柔性部件进入到MDI AI)P删IS产品

族中去进行分析。这个界面是基于ADA潞／F1ex的部件模态综合公式的。

ABAOUS／C—MOLD把注模分析软件C-MOLD中有限元网格、材料性质和初始应

力数据转换成为ABAOUS输入文件。

ABAQUS／Design的一系列功能可附加在ABAQUS／Standard中进行设计敏度

计算。
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ABAQUS／MOLDFLOW模块把MOLDFLOW分析软件中的有限元模型信息转换成

ABAQUVS输入文件的一部分。

3．2 ABAQuS基本分析步骤

一个完整的ABAQUS／Standard或ABAQUS／Explicit分析过程，通常由三个

明确的步骤组成：前处理、模拟计算和后处理。这三个步骤之间通过文件建立

的联系如图2—2l所示：

图2—21文件联系

1．的处理(ABAQUS／CAE)：在前处理阶段需要定义物力问题的模型，并生成

一个ABAQUS输入文件。尽管一个简单分析可以用文本编辑器生成ABAQUS

输入文件，但通常的做法是使用ABAQuS／cAE或其他前处理程序，以图形

方式生成模型。

2．模拟计算(ABAQus／standard或ABAQUS／Explicit)：模拟计算阶段使用

ABAQUS／Standard或ABAQUS／Explicit求解输入文件中所定义的数值模

型，它通常以后台方式运行。以应力分析的输出为例，包括位移和应力

等的输出数据保存在二进制文件中以便后处理。完成一个求解过程所需



西南交通大学硕士研究生学位论文 第45页

时|、目j从几秒到几天不等，这取决于所分析问题的复朵程度和所使用计算

机运算能力。

3．后处理(ABAQus／CAE)一旦完成了模拟计算并得到了位移、应力或其它

基本变量后，就可以对计算结果进行评估。评估可以通过ABAQUS／CAE

的可视化模块或其它处理软件在图形环境下交互式进行。可视化模块可

以将读入的二进制输出数据库中的数据结果以多种方式显示出来，包括

彩色等值线、动画、变形图和X—Y曲线图等。

3．3应用实体单元

在ABAQus中，具有丰富的单元库，单元种类多达433种，共分为8大类，

连续体(实体单元)、壳单元、薄膜单元、梁单元、杆单元、刚性单元、连接单

元和无限元。另外还提供了针对特殊问题的特殊单元。提高求解精度和缩短计

算时问是一对永恒的矛盾，如何根据不同的问题类型和求解要求，为模型选择

出最合适的单元，用尽量短的时间得到尽量精确的结果，这是ABAQUS过程中一

个复杂而重要的问题。

按照节点位移插值的阶数，可以将ABAQUS单元分为三类：一是线性单元，

又称一阶单元，仅在单元的角点处布最节点，在各方向上都采用线性插值；二

是二次单元，又称二阶单元，在每条边上有中问结点，采用二次插值；三是修

J下二次单元，只有Tri或Tet单元爿有这种类型，即在每条边上的中11日J节点，
采用修正的二次插值。

在ABAQUS中，应力／位移单元的实体(continuum)单元族是最广泛的。

ABAQUS／Standard和ABAQUS／Explicit的实体单元库有所不同。

ABAQUS／Standard的实体单元库包括二维和三维的一阶(线性)插值单元和二

阶(二次)插值单元，它们应用完全积分或者缩减积分。二维单元包含三角形

和四边形，三维单元包含四面体、三角楔形体和六面体。ABAQUS还提供了修正

的二阶三角形和四面体单元。ABAQuS／Explicit的实体单元库包括二维和三维

的减缩积分一阶(线性)插值单元，也有修『F的二阶插值三角形和四面体单元。

在ABAQUS／Explicit中没有完全积分或常规的二阶单元。

3．3．1单元的数学描述和积分

完全积分：所谓“完全积分”是指单元具有规则形状时，全部Gauss积分

点的数目足以对单元刚度矩阵中的多项式进行精确积分。对六面体和四边形单
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元而言，所谓“规则形状”是指单元的边是直线并且边与边相交成直角，在任

何边中的节点都位于边的中点上。完全积分的线性单元在每一个方向上采用两

个积分点。承受弯曲荷载时，完全积分的线性单元会出现剪切自锁问题，造成

单元过于刚硬，即使划分很细的网格，计算精度仍然很差。在复杂应力状态下，

完全积分的二次单元也有可能发生自锁，然后对于模拟局部应力集中的区域，

应用这类单元是非常有用的。

减缩积分：只有四边形和六面体单元才能采用减缩积分；而所有的楔形体、

四面体和三角形实体单元只能采用完全积分。减缩积分单元比完全积分单元在

每个方向上少用一个积分点，减缩积分的线性单元只在单元的中心由一个积分

点。线性的减缩积分单元由于存在来自本身的所谓沙漏数值问题过于柔软。

ABAQUS在一阶减缩积分单元中引入一个小量的人工“沙漏刚度”以限制沙漏模

式的扩展。线性减缩积分单元能够很好的承受扭曲变形，因此在任何扭曲变形

很大的模拟中都可以采用网格细划的这类单元。在ABAOUS／Standard中，二次

减缩积分单元也有沙漏模式，然而在J下常的网格中这种模式几乎不能扩展，并

且在网格足够密度时也不会产生什么问题。即使在复杂应力状态下，二次减缩

积分单元对自锁也不敏感。因此对包含大变形的大位移模拟和某些类型的接触

分析之外，这些单元一般是绝大多数应力／位移模拟的最佳选择。

非协调单元：仅在ABAQUS／Standard中有非协调模式的单元，它的目的是

克服在完全积分、一阶单元中的剪力自锁问题。由于剪力自锁是单元的位移场

不能模拟与弯曲相关的变形而引起的，所以在一阶单元中引入了一个增强单元

变形梯度的附加自由度。如果使用得当，非协调模式单元是很有用的，它可以

以很低的成本获得较高精度的结果，但是必须确保单元就去是非常小的。

杂交单元：在ABAQUs／standard中，对于每一种实体单元都有其相应的杂

交单元，包括所有的检索积分和非协调模式单元。在ABAQUS／Explicit中没有

杂交单元。当材料行为是不可压缩或非常接近于不可压缩(泊松比>0．475)时

需要采用杂交单元，因为在此时单元中的应力是不确定的。杂交单元中包含一

个可直接确定单元压应力的附加自由度。

3．4非线性

3．4．1非线性来源

在结构力学模拟中有三种非线性的来源：材料非线性；边界非线性；几何
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非线性。

材料非线性：大多数会属在小应变时都具有良好的线性应力／应变关系，但

在应变较大时材料会发生屈服，此时材料的响应变成了非线性和不可逆的。材

料的非线性也可能与应变以外的其它因素有关。应变率相关材料的材料参数和

材料失效都是材料非线性的表现形式。材料性质也可以是温度和其它预先设定

的场变量的函数。

边界非线性：若边界条件随分析过程发生变化，就会产生边界非线性问题。

如考虑悬臂梁，它随施加的载荷发生挠曲，直至碰到障碍。

梁端部的竖向挠度与载荷在它接触到障碍以I；i『是线性关系。在端部碰到障

碍时梁端部的边界条件发生突然的变化，阻止竖向挠度继续增大，因此梁的响

应将不再是线性的。边界非线性是极度不连续的，在模拟分析中发生接触时，

结构的响应特性会在瞬时发生很大的变化。

几何非线性：与分析过程中模型的几何改变相联系的。几何非线性发生在

位移的大小影响到结构响应的情形。这可能由于：大挠度或转动；“突然翻转”：

初应力或载荷硬化。

3．4．2非线性问题的求解

ABAQUS使用Newton—Raphson法来求解非线性问题。在非线性分析中的求解

不能象线性问题中那样只求解一组方程即可，而是逐步施加给定的载荷，以增

量形式趋于最终解。因此ABAQUS／Standard将计算过程分为许多载荷增量步，

并在每个载荷增最步结束时寻求近似的平衡构形。ABAQus／standard通常要经过

若干次迭代爿‘能找到某一载荷增量步的可接受的解。所有增量响应的和就是非

线性分析的近似解。因此为求解非线性问题，ABAQuS／standard组合了增量和迭

代过程。

通过显式地从上一个增量步前推出动力学状态而无须进行迭代，

ABAOUS／Explicit确定了动平衡方程的解答。显式地求解一个问题，不需要切线

刚度矩阵的计算。显式中心差分算子满足了在增量步开始时刻t的动力学平衡

方程；利用在时刻t计算的加速度，前推出在时刻t+△t／2的速度解答和在时

刻t+At的位移解答。对于线性和非线性问题是相似的，显式方法都需要一个

小的时间增量步，它只依赖于模型的最高自振频率，而与荷载的类型和加载时

间无关。典型的模拟需要大量的增量步；然而事实上，由于每个增量步中无须
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求解全体方程的集合，所以对每一个增量步的计算成本，用显式方法比隐式方

法要小的多。正是显式动念方法的小增量步特点，使得ABAQUS／Explicit非常

适合求解非线性问题。

3．5动态分析

ABAQUS中动态分析包括两大类基本方法：振型叠加法(modal

superposition procedure)用于求解线性动态问题；直接解法(direct—solution

dynamic analysis procedure)主要用于求解非线性动念问题。见表3一l。

表3-1动态分析的不同类型

3．5．1振型叠加法

振型叠加法中瞬时动态分析(transient modal dynamic analysis)：计算

线性问题时域上的动态响应时应具备以下特点：1)系统是线性的(线性材料，

无接触行为，不考虑几何非线性)；2)响应只受较少的频率支配。当响应在中
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的频率成分增加时。振型叠加法的效率将会降低。3)荷载的主要频率应该在所

提取的频率范围内，以确保对苟载的描述足够精确。4)特征模念应该能精确描

述任何突然加载所产生的初始加速度。5)系统阻尼不能过大。

基于模态的稳态动态分析(mode—based steady—state dynamic analysis)：

在用户指定频率内的谐波激励下，计算引起结构响应的振幅和相位，得到的结

果是在频率上的。

反应谱分析(response spectrum analysis)：当结构的固定点处发生动态

运动时，计算其峰值响应(位移、应力等)，得到的结果是在频域上的，其典型

的应用是计算在发生地震时建筑物的峰值响应。

随机响应分析(random response analysis)：当结构承受随机连续激励时，

计算其动态响应，得到的结果是在频域上的，激励的表示方法是统计意义上的

能量谱函数。

3．5．2直接解法

隐式动态分析(implicit dynamic analysis)：使用ABAQUS／Standard，通

过隐式直接几分来分析强非线性问题的瞬时动态响应，其响应的分析步类型为

通用分析步(general analysis step)。

基于子空问的显式动态分析(subspace—base explicit dynamic analysis)：

使用ABAQUS／Standard，通过显式直接积分来求解弱非线性动念问题，其动力平

衡方程以向量空fHj的形式来描述，相应的分析步类型为通用分析步，它不能用

于接触问题。

显式动态分析(explicit dynamic analysis)：使用ABAQUS／Explicit，通

过显式直接积分来求解非线性动态问题，其相应的分析步类型为通用分析步。

基于直接解法的稳态动态分析(direct—solution steady—state dynamlc

analysis)：使用ABAQUS／Standard，直接分析结构的稳念简谐响应，其相应的

分析步类型为线性摄动分析步。

基于子空问的稳态动态分析(subspace—based steady-state dynamic

analysis)：使用aBAQUS／Standard来分析结构的稳态简谐响应，其稳态动力学

方程以向量空间的形式来描述，相应的分析步类型为线性摄动分析步。

3．6 ABAQUS／Standard jI口ABAOUS／Exp l i c i t比较

ABhQOS／Standard和ABAQUS／Explieit都能分析多种类型的问题，应根掘问
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题的特点求解效率来选择合适的分析类型，见表3—2。一般柬说，对于光滑非线

性问题，A队QUS／Standard更有效，而ABAQUS／Expl ici t适合于求解复杂非线性

动力学问题，特别是用于模拟短暂、瞬时的动态时间，如冲击和爆炸问题。有

些复杂的接触问题使用ABAQUS／Standard要进行大量的迭代，甚至难以收敛，

而使用ABAQUS／Explicit就可以大大缩短计算时间。

表3-2 ABAQus／standard和ABAQUS／Explicit的土要fx别
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第4章无碴轨道路基数值计算

本文根据遂渝线无碴轨道综合试验段路基的典型断面，利用HKS公司的知

名的非线性有限元软件ABAQUS，建立基于普通A型板式无碚轨道路基的多层体

系模型，进行路基结构在列车轮载作用下的力学响应数值计算，分析路基结构

的材料性质等设计参数对路基性能指标(结构性指标——应力、应变、变形等)

影响规律，对路基结构的刚度变化特点进行初步评价。同时考虑列车荷载速度

对相关力学响应的影响，分析总结其影响规律，初步评价路基的变形及结构的

适应住。

4．1计算参数及模型

4．1．1计算参数

本文相关数值计算的主要参数列于表4-1。其中道床板及以上结构采用线弹

性的材料模型，路基及以下结构则采用Drucker—Prager材料模型。

表4-1计算材料参数

注：E小，。代表路基结构屡组合为级配碎石200+ABl50+红层泥岩100+地基80。

4．1．2 ABAQUS中Drucker—Prager材料模式的相关约定

ABAQUS中Drucker—Prager材料模式有线性模式、双曲线和通用指数模式。

线性模式在ABAQus／Standard和ABAOUS／Expl icit中均适用。该模式根据三个

应力不变量来表达。它提供了一个在偏应力平面中的可能非圆弧屈服面，使得
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符合三轴拉伸和压缩条件下的不同屈服值，偏平面中的关联无弹性流及各自的

膨胀角和摩擦角。本文计算采用线性模式。其准则如图4．1所示。

萨P材料线性模式准则： F=t—ptanB—d=0 (4—1)

式中：，=圭。[，+i1一(，一去)(亏)3]， ca—z，

其中Mises等效应力：92J量@：s) (4—3)

应力偏量：S=盯+pI (4—4)

第三偏应力不变量：，=仨s·s：s)j (4—5)

应力屈服面使用两个不变量，定义为等效压应力：

P=一{trace(tr) (4—6)

夕为线性屈服面在P—f应力平面中的坡度，通常指的是材料的摩擦角；d

为材料的粘聚力；K为三轴拉伸下的屈服应力与三轴压缩下的屈服应力的比率，

因而，控制了屈服面对中问主应力的依赖关系，如图4．2所示。

kt

4 e

／
／ 6-

‘d —

p—

F=t一，tall∥-d=0

，；t0+抛；心1
C肿t}K

豳4．1 D_P材料线性模式准则 图4．2偏平面中典型灼线性模式屈N／流动面

4．1．3有限元计算模型

本文建立以普通A型板式轨道为原型的数值计算模型，如图4-3所示，相

关尺寸参数见表}2。道床板和基床表层之间采用库仑摩擦接触形式，接触摩擦
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采用罚函数表示，摩擦系数0．2：路基各结构层采用连续接触模型。边界条件。

模型压横断面约束纵向位移，地基地面采用全约束形式。网格划分情况见图4-4，

共划分了24064个单元，其单元形式采用线性减缩积分单元C3D8R。

表4-2模型尺寸参数

图4-3计算模型 图4-4网格划分示意幽

4．1．4列车荷载模型

本文对无碴轨道路基的数值影响分析采用酊面所提到的列车荷载模型，经

过简化为其表达式：

F(0=昂+只sineat (4-7)

其中蜀为单边静轮载，丑为对应于动力附加荷载的振动荷载。假设列车簧

下质量为矗靠，则相应的振动荷载幅值为B=M。罐垃}2。口为矢高，甜为振动波长

的圆频率，圆频率计算式：∞=2，rv／L。l，为列车运行速度。三为振动荷载波长。

取单边静轮重125kN，簧下质量％为750kg，矢高a=O．4rm，波长工为2m。

I，=200km／h。所采用的激振力时程曲线如图4—5所示。
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h “

图4—5激振力时程曲线(1，=200km／h)

4．2 ABAQUS显式积分和隐式积分求解比较

4．2．1显隐积分对加速度的影响

{一
WnF

“1，

《帕盯
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图4-6显隐积分对竖向加速度的影响 图4—7显隐积分对横向加速度的影响

图4-6为显式积分和隐式积分情况下基床表层顶面竖向加速度的时程曲线，

可以看出，当计算趋于稳定时，其变化趋势基本一致，但隐式积分的波动略人

于显式积分的情况。图4-7为显式积分和隐式积分情况下基床表层顶面横向加速

度的时程曲线，可以看出，由于显式积分采用较小时步的积分方式，其表现相

对隐式积分而言为较强的波动性，但数值很小，因此荷载作用对基床顶面横向

加速度的影响很小。

4．2．2显隐积分对位移的影响

图4—8为显式积分和隐式积分情况下基床表层顶面竖向位移的时程曲线，可

以看出隐式积分较显式积分略有超前现象，但总体上波动趋势趋于一致，且数

值上相差也很小。图4_9为显式积分和隐式积分情况下基床表层顶面横向位移的

时程曲线，可以看出，显式积分相对隐式积分而言略呈周期性的波动，但不很

明显，且两者数值上均很小，因此荷载作用对基床顶面横向加速度的影响很小。
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图4—8显隐积分对竖向位移的影响 图4—9显隐积分对横向位移的影响

4．2．3隐式积分时步(STEP)对加速度的影响

图4—10为隐式积分不同时步情况下基床顶面竖向加速度的时程曲线。可以

看出，隐式积分100时步情况下计算稳定时间大约在O．2s；而积分时步为20步时

计算的稳定时间大约在0．6s。但两种情况下在计算稳定后的数值上相差不大。

图4一ll为隐式积分不同时步情况下基床顶面横向加速度的时程曲线。可以看出，

积分时步为100步时其波动较20步情况要大，但整体的数值很小，因此荷载作用

对横向加速度的影响很小。
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图4—11不同时步对横向加速度的影响

4．2．4隐式积分时步(STEP)对位移的影响

图4一12为隐式积分不同时步情况下基床表层顶面竖向位移的时程曲线，可以

看出，积分时步为20步时，由于积分点太少，因此连接的曲线显得很不连贯，

呈折角现象，同时表现出衰减的趋势。积分时步为100步时，时程曲线波动表现

为类似的正弦曲线形式，且保持基本稳定的状态。图4-13为隐式积分不同时步

情况下基床表层顶面横向位移的时程曲线，可以看出，100个积分时步情况下，

数值呈现了周期性的波动，相对20个积分时步更为明显。但由于数值较小，因
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此其影响可以忽略。

图4一12不I司时步对竖向位移的影响 图4—13不同时步对横向位移的影响

通过上述分析，可以看出，显式积分和隐式积分i00个时步的计算对计算

结果的数值、稳定时间及周期上都没有太大的差异。由于显式积分计算采用小

时步的积分方式，且每一步的积分成本很小，但其累计时步较大，因此计算总

时间上要大于隐式积分100时步的情况。另外隐式积分100时步计算结果较20

步的情况数值更为稳定，且计算在很短的时间内处于稳定状态，同时其表现的

周期性也基本符合荷载的振动，因此计算选用隐式积分i00个积分时步的算法。

4．3数值计算结果分析n14¨11踟

4．3．1路基各结构层力学响应分析(路基结构层组合E,,b,d3)

(1)路基各结构层应力分析：

图4—14显示了基床表层刚度为200MPa时路基各结构层动应力的横向分布情

况。可以看出，基床表层及底层在道床板边缘产生最大的动应力，且呈马鞍型

分布特征。最大动应力从71．85kPa将为36．91kPa，衰减了约48．6％。路基及地

基的动应力分布特征类似于正态分布形式。两种分布形式主要是因为在基床部

位，荷载形式仍以钢轨传递下来的两边均布荷载为主；而荷载由于轨道板、道

床板及基床结构的分散作用，传递至路堤部分是己呈作用于路基中间位置的荷

载形式，因此表现为正态分布。

图4一15显示了荷载作用下路基动应力及竖向应力的分布情况。可以看出，

其应力等值线呈钟型曲线的分布形式，因此可以说明荷载对路基系统的影响有

一定的范围；另外在道床板角边缘处产生了应力集中现象，因此在荷载的重复

作用下将产生，板角边缘处的基床结构将产生塑性屈服，从而导致结构的破坏。

因此在设计及施工过程中对此应予以重视。
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图4-14路基备结构层动戍力分布 图4-15路基麻力分布云图

(2)路基各结构层应变分析：

图4-16(a)为基床表层刚度为200MPa时路基各结构层顶面最大主应变(拉

应变)横向分布曲线，图4—16<b)为各结构层最小主应变(压应变)横向分布

曲线，图4一16(c)为各结构层顶面竖向应变分布曲线，其分布特征均类似于应

力分布形式，即基床结构部位呈马鞍型分布．而路基及地基结构呈正态分向形

式。图4-16(a)和(b)的曲线分别取自于路基各结构层不同积分点，比较可

以看出，路基各结构层顶面以压应变为主。结合图4-16(c)可以看出，最小主

应变值大于竖向应变值，因此路基顶面采取最小主应变为分析指标将偏于安全。

习一
：：：=】 ^ 鼍嚣琵

(a)路基各结构层顶面最人主戍变分布 (b)路基备结构层愤面最小主麻变分布

⋯。⋯?攀鼍“警!”18≯⋯⋯?。
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(c)路基各结构层顶面竖向应变分布

图4-16路基各结构层应变分布

(a)最人上应变云|璺I

图4—17路基断面麻变云图

爹
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(b)最小主赢变云图 (c)竖向麻变云图

图4—17(a)、(b)、(c)分别显示了基床表层刚度为200～tPa时，路基的

结构的最大主应变、最小主应变及竖向应变的分布云图。其应变等值线也呈钟

型分布，其主要影响范围在道床下部一定的钟型区域内，且应变值均由顶部往

下呈递减趋势。另外在道床板角边缘由于应力的集中现象均表现为较密的应变

等值线区域，呈产生塑性疲劳破坏的趋势。

(3)路基各结构层位移分析：

图4—18为基床表层刚度为200MPa时，路基各结构层顶面的竖向位移横向

分布曲线，总体趋势均呈正态分布形式。其反映的位移趋势和云图一致，最大

值发生在基床表层中l’日J位置为1．38mm，基床底层竖向位移较表层略有减少；蛏

向位移在路基顶面值减小为0．85mm，相对基床表层下降了约38．4％。图4一19为

路基横断面的位移矢量图，结合图4．20路基断面的竖向位移云图可以看出，路

基的位移主要发生在断面中心基床表层部分，且呈下凹型抛物线同时向两边扩

散的分布特征。

镕4■*自斛自E■n．1№ll “

图4一18路基各结构层竖向位移分布 图4-19路基断面位移矢量图

幽4—20竖向位移云幽
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(4)路基各结构层加速度分析：

图4—2l为基床表层刚度为200MPa时路基各结构层顶面呸向加速度横向分布

曲线。基床部位均在路基横断面中『日J位置，即荷载作用位置产生峰值现象，且

数值表现为负值，约为0．9m／s2。同时基床表层及基床顶层竖向加速度从数值大

小及变化趋势上都相差很小，趋于一致。路堤及地基处的竖向加速度总体趋势

相似，均表现为中间道床板下方范围的部分加速度略大，丽其两侧则表现为负

向增大的现象。

图4-21路基各结构层竖向加速度分布 圈4—22路基断面加速度父草图

图4—22为路基横断面竖向加速度矢量图，可以清晰的看到，加速度的主要

影响范围在基床结构。振动加速度是影哟路基稳定的重要凶素，因此有必要加

强基床结构特别是基床表层，以减小荷载作用引起的加速发对路基结构的影响。

4．3．2基床表层刚度对相关力学响应的影响(路基结构层组合E。。。。，)

糙
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值；而在基床表层两侧，则呈明显的下降趋势。结合图4—24，可以说明基床表

层动应力的大小随基床表层刚度增大而略有提高，基床刚度每增加20MPa其动

应力增大约3kPa，因此基床表层刚度对动应力大小的影响很小。

图4—25(a)、(b)、(c)、(d)、(e)分别显示了基床表层不同刚度(从

200MPa—12渊Pa)情况下路基断面竖向应力的分布云图。可以看出，随基床表

层刚度的降低，竖向应力的影响范围不断往下扩散，同时应力的影响范围也往

两侧发展。因此可以得出，加强基床表层，可以减小荷载作用F应力对路基的

影响。

(a)表坯HⅡ度200MPa时竖向动应力云I!}I (b)表层刚度180MPa时竖向动心力厶幽

(c J表层HOJ旦160MI’a时竖向动应力云图 (d)表层刚度140ql，a时一竖向动庇力厶l鳘}

(e)基殊表层冈U度120MPa时竖向动威力‘幽

图4-25不同基床表层刚度竖向应力云幽

(2)基床表层刚度对最小主应变的影响：

图4—26为不同基床表层刚度情况下基床表层顶面的最小主应变横向分布特

征曲线，可以看出，基床表层的最小主应变极大值发生在应力集中区域——道

床板边缘处，即此处在重复荷载作用下容易产生塑性屈服现象。
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图4—26表层不同刚度_卜．最小主应变分布 圈4-27表层不同刚度卜，最小主麻变直方图

从圈4—27最小主应变的直方图来看，随基床表层刚度的增加，最小主应变

的绝对值呈减小趋势，且数值很小，因此判断基床表层刚度对基床顶面的最小

主应变影响很小。大概可以这样解释。由于轨道板和道床板均为刚性承载板，

其对荷载的分散起了很大的作用，因此其影响相对有碴轨道而占要小很多。

(a)表层刚度200MPa时最小主廊变云图(b)基床表层刚度180MPa时最小土应变云I圣I

(C)表层刚度16011Pa时最小主应变云图 (d)表层刚度140MPa时犀小主应变云豳

(e)基腠表层恩U度120hlPa时最小土麻变厶酗

图4—28不同基床表层刚度最小主席变云幽

图4—28(a)、(b)、(c)、(d)、(e)为基床表层不同刚度情况下路基
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断面的最小主应变云图。可以较明显的看出，随着基床表层刚度的减小，其对

荷载的分散作用越弱，道床板边缘的应力集中现象越为明显。因此在列车荷载

的重复作用下将很容易导致基床结构的破坏。

(3)基床表层刚度对竖向位移的影响：

图4—29为不同基床表层刚度情况下基床表层竖向位移的影响及横向分布特

征，曲线表明，在路基横断面中部即道床板下部范围竖向位移呈极大值，表现

为上凸的弧形。图4-30为基床表层不同刚度情况下最大位移比较的直方图，可

以看出，基床表层位移的大小随刚度的提高而略有减小，且减小速率减缓。基

床表层刚度每增加20MPa其动位移减小约0．03mm左右，因此基床表层刚度的大

小对其竖向动位移的影响不大。

霞

弋／i三
／ 。．

图4—29表层不同刚度情况下竖向位移分布图4—30表层不同刚度怙况r竖向位移直方幽

(4)基床表层刚度对竖向加速度的影响：

飞臻户一圈；m：i
图4—3l表层不同刚度情况下竖向加速度分布 图4-32表层不同刚度卜|竖向加速度直方图

振动加速度是影响路基稳定的重要因素之一。国4—31为不同基床表层刚度

情况下基床表层竖向加速度横向分布特征曲线。可以看出在路基横断面中部即

道床板下部范围内是加速度的主要影响区域。图4—32为基床表层不同刚度情况

下最大竖向加速度比较直方图，可以清楚的看出，随基床表层刚度的增大，竖

向加速度绝对值呈减小趋势，基床刚度每增加20MPa加速度绝对值减小约
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0．25m／s2，且当基床刚度大于160MPa时，其减小速度呈逐渐降低趋势。

4．3．3基床底层刚度对相关力学响应的影响(路基结构层组合E。。。)

焦
5：：虢

疋
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图4—33底层不同刚度动麻力分布

％“《㈣§ №

图4—34底层不同刚度最大动虑力曲线

(1)基床底层刚度对动应力的影响：

图4-33反映了不同基床底层刚度条件下基床表层动应力的影响曲线及横向

分布特征，其变化趋势类似于基床表层刚度对动应力的影响，即在道床板的边

缘处动应力大小表现为突变区，呈现最大值{而在基床表层两侧，则呈明显的

下降趋势。结合图4—34可以看出，基床表层动应力的大小随基床底层刚度增大

而呈减小趋势，基床底层每增加20MPa，动应力减小约14kPa，下降速度大于基

床表层剐度对其的影响。

‘a)底层刚皮150MPa时竖向动戊力云图 (b)底层刚度120MPa时竖向动应力i幽

【c)底层刚度IOOMPa时竖向动心力云图 (d)底层刚皮80MPa时竖向动应力i幽

图4-35不同基床底层刚度竖向应力云幽

图4—35(a)、(b)、(c)、(d)分别显示了基床底层不同刚度(150MPa

一80MPa)情况下路基断面竖向应力的分布云图。可以看出，随基床底层刚度的
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降低，竖向应力的影响范围不断往下扩散，同时应力的影响范围也往两侧发展。

因此基床底层在整个路基结构中也是很重要的一部分，提高其刚度有利于减小

荷载应力的影响。

(2)基床底层刚度对最小主应变的影响：

图4—36反映了不同基床底层刚度条件下基床表层顶面最小差应变的变化趋

势及横向分却特征，其类似于图4-26所反映的现象。结合图4—37可以看出，

其应变绝对值减小趋势略大于基床表层刚度对最小主应变的影响。

茎一
。。⋯。≯“j妒4⋯。气．。

|璺|4-36底层不同刚度最小主应变分布 图4-37底层不同刚度最人动应力曲线

(a)底层豫q度150～lPa时展小土应变云|玺| (b)底层刚度120MPa时最小主应变云醋

(c)底层刚度lOOiIPa时最小主麻变云图 (d)底层刚度80MPa时最小主席变云幽

图4—38不同基床底层刚度最小主应变云图

图4—38(a)、(b)、(c)、(d)为基床底层不同刚度情况下路基断面的

最小主应变云图。可以较明显的看出，随着基床表层刚度的减小，基床底层与

道床板相对应位置处应力集中现象越来越明显。因此在列车荷载的重复作用下

将很容易导致基床结构的破坏。所以基床底层在整个路基结构中也起着很重要

的作用。
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(3)基床底层刚度对竖向位移的影响：

图4-39反映了不同基床底层剐度情况下基床表层的位移影响曲线及横向分

布特征。曲线变化趋势和图4-29所反映的一致。结合图4-40为基床底层不同

刚度情况下最大位移变化曲线，可以看出，基床表层位移的大小随基床底层刚

度的提高而减小，基床表层强n度每增加20MPa其动位移减小约0．4mm左右，相

对基床表层刚度的影响较大。

f，r’⋯} 11’--一J20口8
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圈4—39底层不同刚度竖向位移分布 图4--40底层不同刚度最人竖向位移曲线

(4)基床底层刚度对竖向加速度的影响：

图4-41为不州基床底层刚度情况下基床表层竖向加速度及横向分布特征曲

线。结合图4—42可以看出，随基床底层刚度的增大基床表层加速度呈下降趋势，

基床底层刚度每增加20MPa其加速度值减小约0．48m／sL·1．35m／s2，因此加强基

床底层可以有效减小荷载产生的加速度，减小路基振动，提高其疲劳寿命，保

证路基良好的路用性能。

～ ∥
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图4～4l底层不同刚度竖向加速度分布 圈4-42底层不同刚度最人竖向加速度曲线

4．3．4地基刚度对相关力学响应的影响(路基结构层组合E。．。。，。)

图4—43(a)为地基刚度对基床表层动应力的影响情况；当地基刚度小于80MPa
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时，随地基刚度的增加，动应力呈明显的下降趋势，说明此时加强地基可以有

效减小基床表层的动应力大小：当地基剐度大于80MPa时，地基刚度的增加对

减小动应力的影响不再明显，趋势变缓。图4—43(b)为地基刚度对基床表层最

小主应变的影响曲线，可以看出，随地基刚度的增加表层最小主应变减小，且

在地基刚度为80MPa时下降趋势减缓。图4—43(C)表明，当地基刚度大于80MPa

时，动位移的减小趋势渐缓。图4-43(d)中，当地基刚度小于80jl,tPa时，刚度

的增加对减小加速度的趋势不是很明显，当大于80MPa时，则呈较快的下降趋

势。因此可以判断，地基刚度存在一临界刚度为80MPa，当刚度值小于此值时，

提高地基刚度可以有效降低基床表层的竖向动应力、最小主应变、动位移，当

刚度值大于临界值时，可以有效的降低振动加速度，但刚度在临界值时，已能

满足路基的振动要求，综合来看当地基刚度达到l临界值时，就没有必要继续提

高其刚度。

№§M＆”^
⋯42 1’

(a)不同地基刚度最人动应力曲线 (b)不同地基刚度最小士麻变最人值曲线

M《H幢●h №*■＆-h

(c)不同地基刚度最人竖向位移曲线 (d)不同地基刚度最人加速度曲线

图4-43不同地基刚度相关力学响应变化曲线

4．3．5动力响应沿深度方向的衰减

路基各项动力指标沿深度方向的衰减程度不一样。图4—44显示了不同基床
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表层刚度情况下附加动应力沿深度方向的衰减曲线，图4-45显示了不同基床表

层刚度情况下竖向位移的衰减趋势。可以看出，基床表层刚度对附加动应力的

衰减影响相对竖向位移的衰减影响要大，且衰减速度要稍快。从曲线的衰减情

况来看，其衰减速度明显小于有碴轨道，主要原因是因为荷载是通过轨道板，

再经由CA砂浆层及道床板传递下来已经衰减的较大部分，传递至基床结构时

其动力性能已不再明显。

" " ¨ ¨ ：白4‘髻 ，： ，。””，。

幽4-44附加动应力衰减曲线 图4—45竖向付移衰减

4．3．6基床表层高度对相关力学晌应的影响

图4—46不同基床表层高度对动应力影响 图4-48不同基床表层高度对展小主虑变影响

(1)基床表层高度对动应力的影响：

图4—46为不同基床表层高度对动应力的影响曲线，可以看出，在基床表层

高度为0．3m时，动应力表现为极小值：随着高度的增加，动应力在高度为O．3m

—O．5m时增长较快，增加了约15kPa，随后濒缓。

图4—47(a)、(b)、(c)，(d)为不同基床表层高度情况下竖向应力云

图。可以看出，随着基床表层高度的减小，竖向应力影响范围不断扩大。同时，

由钢轨两均布荷载传递下来产生的应力现象也越来越明显。说明随基床表层高

度的降低，动应力的作用就更明显。
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(a)表_I去岛度为O．7m竖向应力云图 (b)表培高度为O．5m竖向麻力孟酗

(C)表层高度为0．3m竖向应力云I鳘I (d)表层高度为0．1m竖向戍力石幽

图4—47不同基床表层高度情况F竖向应力云幽

(2)基床表层高度对最小主应变的影响：

图4—48为不同基床表层高度对最小主应变的影响曲线。可以看出，其反映

的趋势和图4—46所反映趋势对应。随基床表层高度的增加，动应力增大，随之

最小主应变增大。

图4—49(a)、(b)、(C)、(d)为不同基床表层高度情况下最小主席变

云图。可以看出，随基床表层高度的降低，道床板边缘应力作用传递至基床底

层而产生的应变现象越为明显。同时应变在基床底层的扩散现象也较为明显。

(a)表堪高度为O．7ra最小主应变云图 (b)表_l丢高度为O．5m最小上麻变厶幽

(c)表层岛应为0．3m最小上应变云图 (d)表层高度为0．1m最小上鹿变石图

图4—49不同基床表层高度情况F最小土应变云图

(3)基床表层高度对竖向位移的影响：
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图4—50为不同基床表层高度对基床表层竖向位移的影响曲线。可以看出，

在高度为0．3m时产生了极小值，继丽随着高度的增加，基床表层竖向位移呈线

性增长。

；|弋／
＼ ．．一‰．Ⅲd《

＼＼
⋯。t№^k“＆盅嚣＼“”吣：。ii

＼

图4—50不同表层高度对竖向位移的影响 图4—51不同表层高度对竖向加速度的影响

(4)基床表层高度对加速度的影响：

图4-51为不同基床表层高度对竖向加速度的影响曲线。可以看出，随基床

表层高度的增加，竖向加速度呈减小的趋势。因此增大基床表层高度可以减小

荷载作用下产生的加速度的影响。

4．3．7基床底层高度对相关力学响应的影响

(1)基床底层高度对动应力的影响：

图4—52为不同基床底层高度对基床表层动应力的影响曲线。可以看出，随

基床底层高度的增加，其动应力呈现一个下凹的曲线分布。在基床底层高度为

1．7m时表现为一个极小值，继而随底层高度的增加动应力呈增大趋势。图4—53

(a)、(b)、(c)、(d)为不同基床底层高度情况下竖向应力云图，可以清

楚的看出，竖向应力的影响深度不断扩大，且路基两侧的影响范围也在不断扩

展。因此基床底层的填筑高度对减小路基的应力影响有较显著的作用。

豳4—52不同基床底层高度对动应力的影响图4—54不同基床底层高度对最小主麻变的影响
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(a)底层商度为2．3m竖向成力K幽 (b)底珐商度为2．Om竖向应力云图

(c)底层高度为L 7m竖向应力云幽 (d)底层岛度为1．4m竖向应力云幽

图4-53不同基床底层高度情况下竖向戍力云I!}|

(2)基床底层高度对最小主应变的影响：

图4-54为不同基床底层高度对基床表层最小主应变的影响曲线。其呈现的

应交趋势和图4-52所反映趋势相对应。图4—55(a)、(b)、(c)、(d)为不

同基床底层高度情况下路基断面的最小主应变云图。可以看出，随基床底层高

度的减小，道床板边缘应力作用传递至基床底层而产生的应变现象也丌始明显，

但相对基床表层高度的减小而产生的现象要略为弱些。

(a)底层高度为2．3m最小主应变云I鳘l (b)底层高度为2．Om最小上麻变西倒

(c)底层高度为1．7m最小主应变云l鳘I (d)底层赢度为1．4m最小主应变云幽

图4—55不同基床底层高度最小主应变云图

(3)基床底层高度对竖向位移的影响：

图4-56为不同基床底层高度对基床表层竖向位移的影响曲线。可以看出。
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在基床底层高度为1．7m及2．Om情况下基床表层的竖向位移表现为一相对小的

值。在1．4m情况下，竖向位移较大约为1．73rnm，这将不能满足相关的控制标准。

／～～、、．。。⋯”蛐
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图4弱不同基床底层高度对竖向位移的影响图4—57不同基床底层高度对加速度的影响

(4)基床底层高度对加速度的影响：

图4—57为不同基床底层高度对基床表层竖向加速度的影响曲线。可以看出，

竖向加速度呈现出了上凸型的波动曲线，且在基床底层高度为1．7m时表现为极

大值1．16m／s2，继而随着基床底层高度的增加基床表层竖向加速度呈减小趋势。

4．3．8列车荷载速度对相关力学响应的影响

对列车荷载速度的影响分析考虑的激振力曲线如下：

蝴㈣

i一
一

(b)

1 1

圳 《№
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图4—58不同速度情况下激振力曲线 图4—59列车荷载速度对动应力影响曲线

(1)列车荷载速度对动应力的影响：

图4 59显示了列车荷载速度对基床表层动应力的影响曲线。可以看出，随

列车荷载速度的提高，动应力的大小没有随速度的提高而增大，而是先呈现一

上升趋势，并在约180km／h时表现了一次峰值现象；随着速度的继续提高，动
应力表现出下降的趋势，并在约240km／h时，表现为极小值，继而随速度的提

高呈现了增大的趋势且上升速度较快。动应力总体变化约为7．785kPa，与遂渝

线实测结果5．465kPa一7．139kPa相差不大。

(2)列车荷载速度对竖向位移的影响：
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图4—60为列车荷载速度对基床表层竖向位移的影响曲线。可以看出，其大

致趋势和图4—59所反映的基本一致。其在180km／h和240km／h两种速度情况下

同样有折点现象。竖向位移值的总体变化约为0．073mm，与遂渝线实测结果

0．0311lm一0．叭3mm相近。

⋯⋯⋯。二。烩。。。”盘，。

图4—60列车荷载速度对竖向位移影响曲线 图4—61列车荷载速度对竖向位移影响曲线

(3)列车荷载速度对加速度的影响：

图4—61为列车荷载速度对基床表层竖向加速度的影响曲线。可以看出，随

荷载速度的提高，加速度变化较为缓慢，并在180km／h时表现为峰值现象。随

荷载速度继续提高，加速度缓慢下降，在速度为240km／h时，呈最小值。继而

随着荷载速度的加速度迅速增大。因此在高速列车荷载作用下，加速度对路基

的影响会较为显著，应加以重视。加速度总体变化约为0．61 m／s2，与遂渝线实

测结果0．084m／sL0．111 m／s2相近。

4．3．9列车轴重对相关力学响应的影晌

本文考虑了160kN、200kN、220kN、250kN、300kN五种轴重情况。相关结果

如图4—62(a—d)所示。可以看出，各力学响应绝对值均随列车轴重的增加而

呈线性的增长方式。因此，随着铁路事业的迅速发展，列车轴重也在不断增加，

对铁路路基的要求也就相应提高。

自{ -N

(a)列下轴重对动应力的影响曲线

‘五——f—百—i—■f—i飞
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(b)列车轴重对最小主应变的影响曲线
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《一■● 州 #F 州

(c)列乍轴重对最小主应变的影响曲线 (d)列车轴重对最小士戍变的影响曲线

图4—62列车轴重对相关力学响应的影响

4．4路基永久变形分析

路基的永久变形分析对预测无碴轨道路基设计年限内的工后沉降及不均匀

沉降，分析路基的平顺性具有重要的作用。现有的有限元软件的疲劳计算主要

针对金属的疲劳，其内置s—N曲线参数主要为金属的相关疲劳参数，并以此作

为相关的控制条件。而对岩土内材料的疲劳分析还限于试验阶段。

现有各种预测土在重复荷载作用下的永久变形模型，其中最原始的模型是

1975年Monismith提出的，如式4—8所示：

f。=AN6 (4—8)

式中：占．=累积永久变形(％)；

N=荷载重复作用次数；

A，b=表征土的类型、性质、应力状态的参数。

下面简要介绍土的应力状态、物理状态、土的类型和参数爿、b的关系。

1975年Monismith和1977年Knutson提出指数b是相对独立，和试验过程中土

的应力偏量没有关系。为验证这是否是一一般性事实并检验其它因素对指数b

的影响，1996年Li Dingqing根据现有试验可靠数据对此进行了评估，研究表

明，应力偏量水平的改变不会引起指数b大的变化。同时指出，对同一类型的

土，指数b可以被认为和土的应力偏量和物理状态没有关系，然而对不同类型

的土指数b则不同。

另外使用模型￡。=AN6进行土的永久变形预测，系数A需要进行量化。根

据这一模型，系数A可以写成：
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A=占。(Ⅳ=1) (4—9)

式中：A=荷载一次作用下土的塑性变形；

因此系数爿不仅依靠土的类型，同时也和土的物理状态及偏应力等因素有

关。1994年Li Dingqing就现有文献中可靠性试验数据进行了研究，表明系数A

随上述因素的变化面有较大的变化，从0．0005到6，3。在四种不同物理状念情

况下，应力偏量对系数A的影响非常显著，系数A和应力偏量仃。的相关趋势和

占。与％的相关趋势较为相似；同时土的四种不同物理状态对系数A的影响也较

为明显。因此根据研究结果，可以假设系数一和应力偏量的关系如下：

A=a’砑 (4—10)

式中：口‘，m=相关系数。

对土物理状态的影响，直接将士的含水量及干密度引入方程不是很方便，

然而土在单调静荷载下土的静力强度参数可以间接表征土的物理状态对系数一

的影响。因此土的物理状态对系数A的影响可以表达为：

A=口(钆／a。尸 (4一11)

式中：口，m-4Jr料参数；

矾=土的静力强度。

使用土的静力强度同时也可以表征其它如土的结构等因素的影响。土的结

构及性质的变化同样导致土静力强度的改变。因此它们的影响同样可以在式

4一11中l-Bj接得以体现。根据文献中现有试验数据，通过式4-1l进行系数a，m

的反算。在反算过程中，主要用到试验数据中N=1时的塑性应变(系数A)：

不同物理状态土的静力强度O"s；应力偏量％。在土的物理状态及应力偏量被引

入式4—11后，参数口，m的变化范围相对系数A的变化要小。对现有22种土

的研究表明，指数m的范围在1．o_-4．2，系数口的变化范围在0．3—3．5，相对

系数A的变化范围0．0005-_6．3要小的多。

将式4—1l代入式4-8，可得永久变形的计算式如下：
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岛=口杌／or,rN6 (4—12a)

或 ￡，=妒”N6 (4—12b)

其中：∥=盯d／or,；

乃=为应力偏量，且％=q—cr3；

or。=为土的静力强度；

岛％6=材料参数，根据各种不同类型土计算得到。

式4-12是对于某一既定物理状态及应力偏量的计算永久变形模型。而实际

铁路路基所承受的荷载作用水平并非一常量。而是包含不同荷载应力水平及不

同荷载作用次数的荷载谱。另外对于一给定点的路基土随季节等因素也在不段

变化。对不同偏应力及土的强度的荷载谱可以表达为：

∽)=k，，o_2，．．⋯．，Do)(4-13a)

缸)=k。，正：⋯．．，吒) (4—13b)

式中：％2荷载作用Ⅳ1次偏应力水平；

or。=荷载应力作用Ⅳ，次土的静力强度。

对每一种偏应力水平Dk或土的静力强度％，预测其相应的荷载作用Ⅳ，或

Ⅳ．次情况下的永久变形可通过式4-12进行。

为考虑多级荷载应力水平及士的多种物理状态，可通过图4—63进行解释，

这是基于1975年Monismith等人提出的用于考虑多级应力谱的方式。因此，最

终的累积永久变形s。可表达为：

知=∑G，。+8p2+．．⋯) (4一14)

式中： ￡m=口届?_Ⅳ? (4—15)
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％。=孵∽一∥) (4—16)

式中Ⅳ1，Ⅳ2和月可以通过图4．63进行解释。
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图4—63总累积塑性应变幽示

式4 14町以采用如式4—12的一种简单的表达形式。不同的屈需要转换为

具有相同重复作用次数的参考值屈。例如：Ⅳ』次重复作用下的屈可转化为联次

重复作用的flo。其中“值的大小可以通过下式决定：

弼=Ⅳf∽慨彤 (4 17)

因此总等效荷载重复作用次数可以这样表示：

N=No+U'o+⋯JⅣ： (4 18)

所以式4一14可以表示为：

s。=d魄r矿 (4 19)

本章采用上述预测永久变形的方法，将路堤和地基各划分为lo层，通过

ABAQUS计算每划分层中心位置的应力偏量，本章材料参数a=O．64，b=O．1，

m=1．7；曩为0．3m；采取路基结构为组合为E。。，计算荷载作用200力{次情况

下各划分层的永久变形，最终通过式4—20计算总的永久变形值。结果如表4-3。
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P=∑嘲 (4—20)

式中：P=永久变形(哪)；危为各划分层的高度。

计算结果表明：无碴轨道路基的荷载重复作用200力-次情况下，总的累积永

久变形为11．503nun，小于遂渝线30mm工后沉降的控制标准(表4—4)。另外相

比较《新建时速200一250公鹭客运专线铁路设计暂行规定》中工后沉降的控制

标准(表4—5)可知，在设计年限内，该路基结构可以较好的满足无碴轨道的路

基沉降控制。

表4-4遂渝线j：后沉降控制标准

设计速度(kin／h)
一般地段 路桥过渡段

一f后沉降(m) 。r后沉降(咖)
沉降速率(m／年)

4．5路基变形及结构适应性分析

由于无碴轨道轨下基础的整体性，列车荷载作用下的弹性变形在荷载作用过

后即瞬时回复，同时地基处理质量与路基施工质量特别是压实质量的高标准要

求使得路基本体及地基在自重作用下的压密变形成为可以忽略的部分，因此，

路基在荷载作用下的累积塑性永久变形即构成路基变形技术要求的主要部分。

本文计算路基在列车荷载200万次重复作用下的累积永久变形1 1．503ram，

小于遂渝线30姗工后沉降的控制标准，因此在设计年限内，该路基结构(‰，。)

可以较好的满足无碴轨道的路基沉降控制。

路基各结构层顶面竖向位移横向分布曲线总体上均呈iF态分布形式，所反映

趋势和云图相一致。即路基的变形以路基中问部位产生的变形为主，呈下凹的
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抛物线型。同时基床表层最大位移为1．38m，数值相对较小，能够满足列车通

过时的弹性变形要求。

路基各结构层应力在基床结构中呈马鞍型分布特征，而路基及地基结构中出

于应力的衰减，已表现为正态的分布特征；路基断面中应力等值线呈钟型曲线

的分却形式。基床表层应力随其刚度的降低而略有减小，但路基断面的竖向应

力影响范围不断往下及两侧扩散，因此保证基床表层足够的刚度可以减小列车

荷载对路基性能的影响。同时刚度的增加可以减小路基在荷载作用下的振动加

速度，提高路基的稳定性。另外基床底层刚度的增加，基床表层动应力则呈减

小趋势；同时随底层刚度的降低，竖向应力在路基断面中的扩散现象更为明显，

因此底层结构也是路基结构层中一重要部分：底层剐度的增加，荷载作用下的

竖向位移减小；同时路基振动加速度也随底层剐度的增大而减小，因此保证底

层足够刚度对保证路基良好的路用性能有一定积极作用。

另外，路基结构中，随基床表层及底层高度的降低，其荷载作用下路基断面

的竖向应力影响区域不段扩大，因此基床结构的足够厚度将保证路基良好的力

学性能。

综合来看，路基结构采用结构层刚度组合E。。基床表层高度0．7m、底层

高度2．3m则可以较好的满足无碴轨道路基在设计年限内列车荷载作用下良好的

路用性能。
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第5章 无碴轨道路桥过渡段数值计算

高速无碴轨道结构中，路基与桥梁连接处，由于路桥结构川度差异较大，会

引起轨道刚度的变化，同时由于路桥结构的工后沉降也不一致，会导致轨面发

生弯折变形。当列车高速通过时，必然引起车辆线路相互作用力的增加，加速

线路状态的恶化，降低线路设备的服务质量，增加线路的养护维修费用。本章

就无碴轨道结构中路桥过渡段部分进行相关的数值计算，分析过渡段空问结构

的材料性质及几何尺寸等设计参数对路基过渡段性能的影响规律。

5．1路桥过渡段结构形式

遂渝线试验段中，其基本结构形式如图5—1所示。

漕水墙

挢台

，8‘”。”；“一 纽配碎石加5％水泥

图5-1路桥过渡段结构形式

路基与桥台连接处设置过渡段应符合下列规定：

过渡段长度按式(5 1)确定：

L-4(俨脚+甜6 (5 1)

式中：￡——过渡段长度(m)：自一台后路堤高度(m)；
加——基床表层高度(m)；a，占一常数(3～5m)

过渡段路堤基床表层应满足表2一争_2—10相关要求，与桥台连接的20m范围

内基床表层级配碎石内应掺入适量水泥。过渡段正梯形范罔内采用级配碎石掺

入适量水泥分层填筑，级配碎石的级配范围应符合相关要求，其压实标准应满

足地基系数凰≥150MPa／m、动态变形模量&≥50MPa、孔隙率门<28％；过渡段

倒梯形过渡范围采用A、B组填料填筑，压实标准应符合表2-】1的规定。

5．2计算参数及模型

攀一
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5．2．1计算参数

本章相关数值计算的主要参数列于表5-2，其余参数如表4-1。其中道床板

及以下结构采用线弹性的材料模型。

表5—2计算材料参数

注；E删代表路基绩构层组台为级配碎石+5％水泥1200+级百E碎石200+ABl50。

5．2．2有限元计算模型

本文建立以图5—1为原型的数值计算模型，如图5—2所示。道床板和基床表

层之间采用库仑摩擦接触形式，接触摩擦采用罚函数表示，摩擦系数0．2；路基

各结构层采用连续接触模型。边界条件，模型两横断面约束纵向位移，地基地

面采用全约束形式。网格采用自由划分，其单元形式采用八节点四边形二次减

缩积分单元CPS8R。

(a)二维纵断面模型

(b)二维模型 (c)三维网格划分

图5—2有限元计算模型及网格划分

5．3数值计算结果分析
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通过有限元软件ABAQUS进行系列计算，现将路桥过渡段空间结构材料性质

及几何参数等设计参数对过渡段性能的影响规律作以下总结。

5．3．1路桥过渡段各结构层力学响应分析(过渡段结构层组合E．一)

(1)过渡段各结构层应力分析：

图5-3所示为路桥过渡段各结构层应力的纵向分布特征曲线。可以看出，从

一般路基向过渡段部分延伸的过程中，在距桥台背约27．2m处，基床顶面动应

力总体呈上升趋势。在距台背约13．6m处～J下梯形与倒梯形下接触点，基床顶

面动应力表现为最大值517．6kPa。继而随过渡段竖向综合刚度的增加，动应力

呈较快的下降趋势。距桥台背约3m处，即正梯形与倒梯形相交接处动应力表现

为～次波动情况，主要是由于交接两侧材料刚度差异的原因，随后应力减小且

呈平稳状态。基床顶面下0．7m层面上的应力在距台背约12．2m，即基床表层两

种材料的交接处，产生了一次应力波动。基床以下各层应力总体呈较缓的上升

趋势，没有明显的波动情况。

打_自**自／m

圈5-3过渡段备结构层应力纵向分布 图5-4过渡段各结构层位移纵向分布

(2)过渡段各结构层竖向位移分析：

图5-4为路桥过渡段各结构层竖向位移的纵向分布特征曲线。可以看出，

过渡段各结构层位移总体在纵向上表现为V字型，在距台背约16．6m处，各结

构层位移表现为最大值。基床顶面及顶面下0．7m处的竖向位移差异较小，在距

台背12．2m-30．2m的范围内，竖向位移差异不超过0．3mm。各结构层竖向位移在

一般路基层状结构部分产生的竖向位移相对过渡段部分要小，但各结构层的竖

向位移差异则相对要大。

(3)过渡段各结构层竖向加速度分析：

图5-6为路桥过渡段各结构层竖向加速度的纵向分布特征曲线。可以看出，

各结构层加速度在距台背13．6IIr一30．2m范围内，总体呈上升趋势，基床顶面及
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以下0．7m范围内变化趋势、数值大小均趋于一致，相对3．Om以下范围有较大

的差异，相差约4．2 m／s2，且在约13．6m处有极大值6．7m／s2：基床顶面3．Om

以下结构层竖向加速度分别在距台背13．6m两侧产生了一相对较大的波动。另

外在正梯形过渡段部分，各结构层竖向加速度变化趋势及数值大小均趋于一致。

嘏飘i
j“一“}坶^·’’’、 、

。

图5-5过渡段各结构层竖向加速度纵向分布 图5-6级配碎年i刚度对动应力的影响

5．3．2路桥过渡段基床表层级配碎石刚度对相关力学响应的影响

(1)缀配碎石刚度对应力的影响： (过渡段结构层组合E一一一m)

图5-6为不同级配碎石刚度对路桥过渡段结构纵向基床顶面动应力的影响

规律曲线。可以看出，在距台背13．6m一27．2m范围内，基床顶面动应力呈倒s

的波动形式．且随级配碎石刚度的增加，其波动趋势呈减小状念，数值上刚度

每增加20MPa，其动应力变化在21kPa--37kPa之间。另外缴配碎石刚度对跑台

背13．6m范围内基床顶面应力的影响不是很明显，总体随级配碲石刚度的增加

动应力略有增大，约在2kPa—9kPa之问。

(2)级配碎石刚度对竖向位移的影响：

⋯⋯⋯。：鬯肾巴。⋯⋯。4⋯⋯⋯⋯⋯≈“I≈∞∞■
J

图5-7级配终li刚度对竖向位移的影响 图5喝级配碎4i剐度对最小主应变的影响

图5-7为不同级配碎石刚度情况下，路桥过渡段结构基床顶面纵向竖向位移

影响规律的曲线。总体呈现V字型的波动趋势，且在距台背约16．6m处产生了
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竖向位移的极大值。另外不同级配碎石剐度对竖向位移的影响较小，随级配碎

石刚度的增加，在距台背18．3m右侧，竖向位移呈减小趋势，刚度每提高20MPa，

竖向位移减小约0．04mm；在距台背18．3m左侧，刚度每提高20MPa，竖向位移

增加约0．03mm。从数值上来看均很小，因此级配碎石刚度的大小对基床顶面竖

向位移的影响可以忽略。

(3)绂配碎石刚度对最小主应变的影响：

图5-8为不同级配碎石两Ⅱ度情况下，路桥过渡段结构基床顶面纵向最小主应

变影响规律的曲线。可以看出，在距台背约2．5I旷一28．0m的位置，最小主应变

大小及规律基本一致，也即级配碎石刚度对这部分的基床顶面最小主应变的影

响很小；在一般路基部分，最小主应变的值则随级配碎石刚度的增加而呈减小

的趋势。

(4)级配碎石刚度对竖向加速度的影响：

^
““*研☆背m^-1't

i

V‘

⋯。。。。。：’0盐。2⋯。。。。⋯

I璺I 5-9级配碎li刚度对竖向加速度的影响 豳5一lO距台背不同距离处竖向应力分布

图5—9为不同级配碎石刚度情况下，路桥过渡段结构基床顶面纵向竖向加速

度影响规律的曲线。可以看出，竖向加速度总体呈现以距台背14．om为中心的

对称分布形式，当级配碎石刚度为160MPa时竖向加速度达到最大值6．7m／s2。

在距台背18．6IIr．30．2m的范围内，竖向加速度随级配碎石剐度的增加而减小。

(5)不同位置竖向应力分布：

图5-10为距台背不同距离处竖向应力分布曲线，可以看出，在距台背8．3m

一21．9m的竖向应力分布形式较为相似，随深度的增加，竖向应力逐渐增大，在

约3．0m处产生一拐点，继而总体呈现衰减趋势；距台背28．7m处的竖向应力的

衰减则相对明显；而距台背2．oIIl处竖向应力总体则呈增大趋势。

(6)不同位置竖向位移分布：

图5一ll为距台背不同距离处竖向位移分布曲线，可以看出，距台背15．1m
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及21．9m处竖向位移衰减相对较快，距台背2．0m处，在路基深度约6．5m范围

内衰减较慢。

⋯⋯。，。。。》警=⋯⋯。⋯。．。

||j。公熙～誊“邕二过
圈5一ll距台背不同距离处竖向位移分布 图5一12 AB组填料目Ⅱ度对动应力的影响

5．3．3路桥过渡段AB组填料刚度对相关力学晌应的影响

(1)AB组填料刚度对应力的影响： (过渡段结构屡组合巳一”一)

图5一12为AB组填料不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床顶面动应力的影响

规律曲线。可以看出，动应力的主要影响范围为距台背11．4m—之5．2m的结构处，

随AB组填料刚度的提高，基床顶面的应力总体表现了一个上升的趋势，但在

刚度为170MPa时，动应力则有所下降。而在正梯形部分，则表现了随刚度的

增大而略有增大的现象。

(2)AB组填料刚度对竖向位移的影响：

，。，．。⋯，，4：?警：～⋯⋯。

耄一 么馔
“⋯*☆i’并'女-。’～‘

圈5一13 AB组填料刚度对竖向位移的影响 图5一14 AB组填料刚度对竖向加速度的影响

图5一13为AB组填料不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床顼面竖向位移的影

响规律曲线。可以较明显的看出，在距台背约26．8m—弓O．2m范围内的结构部分，

也即～般路基部分，其竖向位移随AB组填料玛Ⅱ度的增大而呈减小趋势，随着

路基部分向倒梯形接近，竖向位移差异减小。竖向位移在倒梯形及正梯形结构

上表现的规律较为明显，即随刚度的增加而增大，与应力变化一致。
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(3)AB组填料刚度对竖向加速度的影响：

图5～14为AB组填料不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床顶面竖向加速度的

影响规律曲线。可以较明显的看出，刚度为170MPa、190MPa时其总体波动趋

势较为明显；不同刚度情况下加速度的波动曲线也基本一致；在过渡段正梯形

部分，加速度随刚度的增大而有所提高。

5．3．4路桥过渡段级配碎石+5％水泥刚度对相关力学响应的影响

(1)级配碎石+5％水泥刚度对应力的影响： (过渡段结构层组合E．。。。，)

图5一15为级配碎石+5％水泥不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床顶面动应

力的影响规律曲线。可以看出，在距台背约13．6m—30．2m的结构范围内，动应

力的最大值随刚度的增大而增加，而其波动趋势随刚度的增大而趋于平缓。

|一倒5一15级配碎√一5％水泥碍口度对动成力影响图5一16级配碎石+5％水泥冈0度对竖向位移影响

(2)级配碎石+5％水泥刚度对竖向位移的影响：

图5一16为级配碎石+5％水泥不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床顶面竖向

位移的影响规律曲线。可以较明显的看出，在距台背约7．9m及27．9Ⅱr一30．2m

范围内基床顶面的竖向位移随刚度的增大而呈减小的趋势。而在过渡段结构到

梯形部位竖向位移则随刚度的增大而增加。同时正、倒梯形刚度差异的增大引

起两侧竖向位移的增大，不利于列车平稳过渡。

瓞I+l rx)3"al

5；2；；‘。÷纛纛：?‘最℃跫i‘

图5一17级配碎石+5％水泥刚度对竖向加速度影响

自，7／'PIP^’

图5—18基床表层高度对动应力的影响

隰一过一巨：愈珂 竺
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(3)级配碎石+5％水泥剐度对竖向加速度的影响：

图5-17为级配碎石+5％水泥不同刚度对路桥过渡段结构纵向基床项面嶝向

加速度的影响规律曲线。可以较明显的看出，各曲线随刚度的增加所表现的趋

势较为一致，且基本呈现随刚度的增加竖向加速度增大的现象，这在倒梯形部

分表现相对明显。

5．3．5路桥过渡段基床表层高度对相关力学响应的影响

(1)基床表层高度对应力的影响：

图5一18为基床表层不同高度对路桥过渡段结构纵向基床顶面动应力的影响

规律曲线。可以看出，随高度的降低，应力的总体变化趋势一致，同时应力最

大值的产生位置向一般路基部分过渡，另外高度的降低其应力的波动趋势增强，

说明足够的基床表层高度能实现相对平稳的过渡。

。。：。。⋯，???：P7：⋯。，。，

一乡q≥
⋯⋯*f揣nm8·“、

豳5一19基床表层赢度对竖向位移的影响 图5—20基床表层高度对-暨向加速度的影响

(2)基床表层高度对竖向位移的影响：

图5一19为基床表层不同高度对路桥过渡段结构纵向基床顶面竖向位移的影

响规律曲线。可以看出，随基床表层高度的减小，竖向位移的波动呈增大趋势，

且基床表层高度为0．7m时竖向位移数值上相对要小，因此足够的基床表层商度

能保证路基与桥梁较好的过渡。

(3)基床表层高度对竖向加速度的影响：

图5-20为基床表层不同高度对路桥过渡段结构纵向基床顶面竖向加速度的

影响规律曲线。可以看出，随基床表层高度的减小，竖向加速度的波动趋势明

显增强，因此确保基床表层足够的高度有利于保证行车的平稳性。同时，随基

床表层高度的减小，其最大值的产生位置也呈类似的向右移动趋势。

5．3．6路桥过渡段边坡率对相关力学响应的影晌
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(1)边坡率对应力的影响；

图5—21为过渡段结构中倒梯形边坡率对结构纵向基床顶面动应力的影响规律曲

线。可以看出，随边坡率的减小，动应力的波动呈减小趋势，且产生的动应力

的最大值也表现了下降的态势。因此，边坡率越小其对列车的平稳过渡起着一

定积极作用。

。{ 一．。 ／

参≮§夕
图5—21边坡率对动应力的影响 图512边坡率对竖向伊移的影响

(2)边坡率对竖向位移的影响：

图5—22为过渡段结构中倒梯形边坡率对结构纵向基床项面怪向位移的影响

规律曲线。可以看出，在距台背约16．onl范围内，竖向位移呈现随边坡率的减

小而减小的趋势；同时随着边坡率的减小，过渡段结构的竖向位移波动同样呈

现减小的趋势。

(3)边坡率对竖向加速度的影响；

图5-23为过渡段结构中倒梯形边坡率对结构纵向基床顶面怪向加速度的影

响规律曲线。可以看出，随着边坡率的减小，过渡段结构顶面的竖向加速度波

动呈减小趋势，同时其在数值上随边坡率的减小而减小。

乡拣
j；7单日#《^f-j i＼“～4’

k
图5—23边坡率对竖向加速度的影响

5．4路桥过渡段永久变形分析

根据4．3．10节所提供的永久变形预测模型，对路桥过渡段三个断面上

二
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的永久变形进行分析。这三个断面分别为距桥台背2．0IIl、15．1m、35m。本章材

料参数a=O．64，b=0．1，m=1．7：矗为0．3m，计算荷载作用200万次情况下各

划分层的永久变形，其相关计算结果如下： ．

表5-2距桥台背2．om处断面上永久变形预测

o-，(kPa) 分层号 crd(kPa) ％／tr， 占。(％) P(tam)

l 5．465 0．137 O．278

2 5．417 0．135 0．274

3 5，300 0．133 0，264

4 5．138 0．128 0．250

5 4．929 0．123 O，233
地基 40 2．148

6 4．669 0．117 0．213

7 4．355 0．109 O．t89

8 3．981 0．100 0．162

9 3．778 0．094 0，148

10 3．609 0．090 0．137

表5-3距桥台背15．1处断面上永久变形预测

吼(kPa) 分层号 od(kPa) ％／O, 毛(％) P(mm)

l 11．357 0．284 0．964

2 11．203 0．280 0．941

3 10．903 0．273 0，899

4 10．622 0．266 0 860

5 10．354 0．259 0．823
地基 40 8．1lO

6 lO．092 0．252 0．788

7 9．830 0．246 0．754

8 9．558 0．239 0，719

9 9．419 0．235 0．701

10 9．105 0．228 0．662

注：距桥台背35lII距离处永久变形即为一般路基部分的永久变形值。

根据表5-2及5-3的计算结果，并结合表4-3可知：距桥台背2．0m及15，lm

处两断面的差异沉降为5．963咖；距台背15．1m及35m处两断面的差异沉降为

3．393啪。可以看出，其均满足不均匀沉降20mm／20m的控制标准：同样也满足

工后沉降小于30mm的要求。因此该种过渡段结构可以较好的满足设计年限内的
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永久变形及不均匀沉降控制的要求。

5．5路桥过渡段路基变形及结构适应性分析

路基(桥)过渡段由于其断面的纵向不均匀性，导致线路在重复移动荷载

作用下累积变形的纵向差异，从而成为制约轨下基础的控制因素。

路基(桥)过渡段结构数值分析的主要研究内容就是通过对路基(桥)过

渡段进行三维结构数值分析，获取在车辆荷载作用下的真实应力分布状念，计

算在重复轮载作用下的累积塑性变形，验算无碴轨道的变形状忿，评价目前过

渡段结构设计的合理性。

本文计算路基(桥)过渡段结构在列车荷载200万次重复作用下的累积永

久变形及差异沉降：距桥台背2．ofIl及15。lm处两断面的差异沉降为5．963唧；

距台背15．1m及35m处两断面的差异沉降为3．393mm。可以看出，其均满足不均

匀沉降20mm／20m的控制标准，同样也满足遂渝线工后沉降小于30ram的要求。

因此在设计年限内，该路基(桥)过渡段结构(E一)可以较好的满足无碚轨
道的路基过渡段沉降控制及列车运行平顺性要求。

路基(桥)过渡段各结构层位移总体在纵向上表现为V字趄。基床顶面及

以下0．7m范围竖向位移相差不大，在距台背12．2m处即两种材料交接处产生微

小变化。过渡段结构最大竖向位移产生于AB组填料填筑处；级配碎石对竖向位

移的影响较小，而AB组填料的影响则相对要大，变化一般在0，46f珊一1．67ram。

同时不同AB组填料、级配碎石+5％水泥刚度对过渡段结构竖向位移的影响呵以

看出，不同结构部位较小刚度差异有利于列车的平稳过渡。

路基(桥)过渡段结构中，不同材料的交接面处容易产生应力的波动，冈

此有必要在界面交接处填筑弹性树脂胶蛰等材料；同时在过渡段倒梯形结构部

分产生相对较大的应力，而在萨梯形及一般路段部分应力值不大且相对平缓。

另外AB组填料刚度对应力变化的影响相对较大；增加由一般路段向AB组填料

过渡的级配碎石刚度有利于减小应力的波动，对过渡段结构耐久性有利。

另外，路基(桥)过渡段结构中，随基床表层高度的降低，其应力的波动增

强，同时过渡段结构所产生的位移波动及数值相对要大，且过渡段结构振动加

速度也呈增大趋势。因此确保表层足够高度对保证列车运行的乎稳性及路基的

稳定性由较好的促进作用。同时过渡段结构边坡率的降低，应力的波动，位移

的大小及路基的振动加速度都里明显的减小趋势。
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综合来看，考虑路基各结构层及整体的路用性能，同时考虑经济及施工和理

性要求，路基(桥)过渡段结构采用结构层刚度组合E。。、基床表层高度0．7m、

边坡率l：2，可以较好的满足无碴轨道的路基过渡段沉降控制及列车运行平顺

性要求。
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结论

无碴轨道整体式轨下基础已由传统的强度控制转换为变形控制以适应高速

铁路轨道对路基的技术要求。轨下基础变形控制特别是路基变形的计算分析已

成为无碴轨道发展的关键技术之一。在路基的工作状态中。三种不同性质的变

形同时发展：一是列车萄载作用下的弹性变形；二是路基本体及地基的压密变

形；三是路基在荷载作用下的累积塑性变形。

由于无碴轨道轨下基础的整体性，列车荷载作用下的弹性变形在荷载作用过

后即瞬时回复，同时地基处理质量与路基施工质量特别是压实质量的高标准要

求使得路基本体及地基在自重作用下的压密变形成为可以忽略的部分，因此，

路基在荷载作用下的累积塑性永久变形即构成路基变形技术要求的主要部分。

本文计算路基在列车荷载200力．次重复作用下的累积永久变形11．503ram，

小于遂渝线30ram工后沉降的控制标准，因此在设计年限内，该路基结构(E。，一)

可以较好的满足无碚轨道的路基沉降控制。

路基各结构层项面竖向位移横向分布曲线总体上均呈币态分布形式，所反映

趋势和云图相一致。即路基的变形以路基中间部位产生的变形为主，里下凹的

抛物线型。同时基床表层最大位移为1．38ram，数值相对较小，能够满足列车通

过时的弹性变形要求。

路基各结构层应力在基床结构中呈马鞍型分布特征，而路肇及地基结构中由

于应力的衰减，已表现为正态的分布特征：路基断面中应力等值线呈钟型曲线

的分白形式。基床表层应力随其刚度的降低面略有减小，但路基断面的竖向应

力影响范围不断往下及两侧扩散，因此保证基床表层足够的刚度可以减小列车

荷载对路基性能的影响。同时刚度的增加可以减小路基在荷载作用下的振动加

速度，提高路基的稳定性。另外基床底层刚度的增加，基床表层动应力则呈减

小趋势：同时随底层刚度的降低，竖向应力在路基断面中的扩散现象更为明显，

因此底层结构也是路基结构层中一重要部分：底层刚度的增加，荷载作用下的

竖向位移减小；同时路基振动加速度也随底层刚度的增大而减小，因此保证底

层足够刚度对保证路基良好的路用性能有一定积极作用，

另外，路基结构中，随基床表层及底层高度的降低，其荷载作用下路基断面

的竖向应力影响区域不段扩大，因此基床结构的足够厚度将保证路基良好的力

学性能。
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综合来看，路基结构采用结构层刚度组合E．。一、基床表层高度0．7m、底层

高度2．3m则可以较好的满足无碴轨道路基在设计年限内列车荷载作用下良好的

路用性能。

路基(桥)过渡段由于其断面的纵向不均匀性，导致线路在重复移动荷载

作用下累积变形的纵向差异，从而成为制约轨下基础的控制风素。

路基(桥)过渡段结构数值分析的主要研究内容就是通过对路基(桥)过

渡段进行三维结构数值分析，获取在车辆荷载作用下的真实应力分靠状态，计

算在重复轮载作用下的累积塑性变形，验算无碴轨道的变形状态，评价目前过

渡段结构设计的合理性。

本文计算路基(桥)过渡段结构在列车荷载200力．次重复作用下的累积永

久变形及差异沉降：距桥台背2．0m及15．1m处两断面的差异沉降为5．963mm；

距台背15．1m及35m处两断面的差异沉降为3．393嗍。可以看出，其均满足不均

匀沉降20哪／20m的控制标准，同样也满足遂渝线工后沉降小于30ram的要求。

因此在设计年限内，该路基(桥)过渡段结构(E—。)可以较好的满足无碴轨
道的路基过渡段沉降控制及列车运行平顺性要求。

路基(桥)过渡段各结构层位移总体在纵向上表现为V字型。基床项面及

以下0．7m范围竖向位移相差不大，在距台背12．2m处即两种材料交接处产生微

小变化。过渡段结构最大竖向位移产生于AB组填料填筑处：级配碎石对竖向位

移的影响较小，而AB组填料的影响则相对要大，变化～般在0．46nlfIr—1．67mm。

同时不同AB组填料、级配碎石+5％水泥刚度对过渡段结构幔向位移的影响可以

看出，不同结构部位较小刚度差异有利于列车的平稳过渡。

路基(桥)过渡段结构中，不同材料的交接面处容易产生应力的波动，因

此有必要在界面交接处填筑弹性树脂胶鹅等材料；同时在过渡段倒梯形结构部

分产生相对较大的应力，而在证梯形及～般路段部分应力值不大且相对平缓。

另外AB组填料刚度对应力变化的影响相对较大；增加由一般路段向AB组填料

过渡的级配碎石刚度有利于减小应力的波动，对过渡段结构耐久性有利。

另外，路基(桥)过渡段结构中，随基床表层高度的降低，其应力的波动增

强，同时过渡段结构所产生的位移波动及数值相对要大，且过渡段结构振动加

速度也呈增大趋势。因此确保表层足够高度对保证列车运行的平稳性及路基的

稳定性由较好的促进作用。同时过渡段结构边坡率的降低，应力的波动，位移

的大小及路基的振动加速度都呈明显的减小趋势。
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综合来看，考虑路基各结构层及整体的路用性能，同时考虑经济及施工和

理性要求，路基(桥)过渡段结构采用结构层刚度组合E．。。、基床表层高度0．7m、

边坡率l：2，可以较好的满足无碴轨道的路基过渡段沉降控制及列车运行平顺

性要求。
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