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本书是“十二五”普通高等教育本科国家级规划教材，系对原吴持恭主

编的《水力学(第4版)》的再次修订，以使本教材更好反映当前水力学的发

展和适应教学改革的要求。

本次修订在认真分析水力学发展过程和广泛汲取教材使用单位和有关专家

意见的基础上，对原教材内容进行适当增删和局部调整。本着基础性和系统性

的原则，将基础水力学内容统一集中到上册；本着实用性和前沿性的原则，在

下册中分专题介绍应用水力学的内容。主要修订内容包括：
一、按照基础水力学和应用水力学进行分类，重新调整上下两册章节内容。

二、针对高速水力学与河流动力学的突出问题，在下册中增加高坝工程泄

洪消能、水库泥沙淤积与引水防沙内容，分别作为高速水力学与河流动力学的

应用简介。
三、基于当前环境水力学的突出问题及其进展，在下册中增加环境水力学
基础和水利水电工程水环境影响内容。

四、基于数值模拟技术的快速发展及广泛应用，在下册中增加计算水力学

基础与水利工程的数值模拟内容。

五、为充分考虑水力学基础理论与工程应用案例，对全书例题与习题进行

增删。

六、对全书进行全面的校核和修订。

本次修订工作是在许唯临教授主持下完成的。参加上册修订的有许唯临、

李克锋、王协康、张法星、王波、安瑞冬，下册高速水力学内容修订的有许唯

临、王韦、刘善均、张法星、田忠、张建民、邓军，河流动力学内容修订的有

刘兴年、黄尔、王协康、杨克君、郭志学、聂锐华、杨奉广，环境水力学内容

修订的有李嘉、李克锋、梁瑞峰、安瑞冬、李永，计算水力学内容修订的有林

鹏智、肖鸿、李连侠、彭勇、陈日东等。许多兄弟院校的同志根据丰富的长期

教学经验，对修订工作提出了宝贵的意见和建议；清华大学李玉柱教授认真、
详细地审阅了本书，提出了许多宝贵的修改意见，在此一并表示衷心的感谢!

对于书中的不足之处，敬请批评指正，以便今后不断完善。

编 者

2015年12月
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本书是普通高等教育“十一五”国家级规划教材，在第3版的基础上对

全书再次进行修订，以使本书更好地适应21世纪水力学的学科发展与创新性

人才的培养。

本次修订在广泛汲取教材使用单位和有关专家意见的基础上，本着保持特

色、自主创新、与时俱进的原则，主要在以下几个方面进行了修订：

一、增加水力学发展简史的内容，以便更好地了解水力学研究与应用的发

展历程。
二、基于当前高坝工程建设形势及高坝水力学进展，增加了“水流衔接

与消能的若干新技术”内容。

三、鉴于工程泥沙问题日益突出，增加了工程防沙措施的相关内容。

四、基于计算机技术的快速发展，删除了原书中现已基本弃用的内容，如

图解法内容，同时增加了计算机数值模拟的相关内容。

五、对全书进行全面的校核和修正。

本次修订工作是在许唯临教授主持下完成的。参加修订的有许唯临、刘兴

年、李克锋、刘善均、王黎、王协康、王玉蓉、张建民、张新华、李冰冻、陈

明千、易文敏等。许多兄弟院校的同志根据丰富的长期教学经验，对修订工作

提出了宝贵的意见和建议；清华大学李玉柱教授认真、详细地审阅了本书，提

出了许多宝贵的修改意见，在此一并表示衷心的感谢!

对于书中的缺点和不足之处，敬请批评指正，以便今后不断完善。

编 者

2007年5月
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根据2002年全国“水力学及流体力学课程教学指导小组扩大会议”的精

神，在第2版的基础上，对全书再次进行修订，以使本教材能够更好地适应当

前水力学的发展和教学需要。

本次修订吸收了教学指导小组扩大会议上教材使用单位和有关专家的意

见，并在会后以通信方式进一步征询了有关院校教师的意见。在此基础上，确

定了保持特色、完善提高的原则，主要从以下几个方面进行了修订：

一、删除原书中现已弃用的内容，如“水力指数法”。同时，对原书中个
别不适应水力学最新认识的描述加以适当修改，如对紊流时均运动微分方程组

求解问题的描述。

二、在部分水力计算的图解法后，简要地增加相应的迭代法内容。

三、适当增加习题数量，以更好地反映各章主要教学内容。同时，增加思

考题，以作为例题和习题的有效补充。

四、再次对全书进行全面校核和修正。

本次修订工作是在主编吴持恭教授总体安排下完成的。参加修订的有：许

唯临、李克锋、王黎、王玉蓉、杨凌真、周茂林等同志。许多兄弟院校的同志

根据其长期、丰富的教学经验，对修订工作提出了宝贵的意见和建议，在此深

表谢意!
限于水平，书中缺点和错误在所难免，敬请批评指正。

编 者

2003年1月
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1979年3月第1版的《水力学》是根据全国15所院校代表讨论制定的编

写大纲编写的，当时要求编成既是教科书又是参考书。这次是根据1980年5

月审定的《水力学教学大纲》(草案)对原书进行了一次较大的修订，以便更

好地符合教学要求。在修订时力求贯彻教育部工科基础课程教材编委会工作会

议关于大力提高教材质量的精神，以及“打好基础，精选内容，逐步更新，

利于教学”的原则。

修订本除保持原书力求贯彻循序渐进、加强基础、理论联系实际、利于教

学等原则外，我们主要作了以下一些修订：

一、原书属于基本理论的内容原则上不减。对一些非基本的以及属于专业

课范围的内容，而大纲中又没有要求的，如无压圆管的共轭水深计算、顺坡明

渠中水跃、实用堰中的渥奇及克一 奥剖面、隧洞水力计算、连接建筑物的水

力计算、明渠恒定变量流、用直线比例法计算闸坝底板上的渗透压力等作了

删减。

对大纲中有要求，原书未编入的内容，如液体的相对平衡、有能量输入输

出的能量方程、窄深堰流水力计算、紊动扩散等作了补充。

二、原书体系基本上没有变动，但为了便于取舍，将液体运动的解析理

论—三元分析法这章分为液体运动的流场理论、边界层理论基础、恒定平面势

流等三章。

三、教科书字数有一定控制，凡属不同计算方法，只保留一种常用典型方

法，其他方法删减或改为简介。例如关于天然河道水面曲线图解法，保留艾斯

考夫图解法，删去控制曲线法；关于明渠恒定渐变流水面曲线的计算方法，保

留逐段试算法，水力指数法改为简介。某些段落的文字叙述也作了修改，避免

不必要的重复。为了减少篇幅，原书附录全部删去。

四、对例题、习题和图表进行了校核和修正。名词、符号全书力求做到

统一。
本修订版由吴持恭、赵文谦、汝树勋分工执笔，由吴持恭主编。修订稿由

华东水利学院张长高教授、清华大学余常昭教授主审。审稿会由教育部水力学

教材编审小组主持，除有关编委及主审人外，参加的还有清华大学、武汉水利
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电力学院、陕西机械学院、郑州工学院、广西大学等院校代表。与会同志提出

了许多宝贵意见和建议，谨此表示感谢。

因限于水平，书中缺点和错误在所难免，恳切希望同志们指正。

编 者

1982年7月10日
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本书是根据一九七八年一月教育部委托我校召开的高等学校工科基础课水

力学教材编写会议讨论的编写大纲编写的，可作为高等学校工科水工建筑专

业、农田水利专业等水力学课程的试用教材，也可作为其他有关专业的教学参

考书。

本书分上、下两册出版。上册包括绪论，水静力学，液体运动的一元分析

法，层流、紊流及其水头损失，有压管中恒定流，明渠恒定均匀流，明渠恒定

非均匀流，水跃，堰流及闸孔出流的水力计算，泄水建筑物下游的水流衔接与

消能。下册包括渠道连接建筑物的水力计算，隧洞的水力计算，明渠恒定变量

流，有压管中的非恒定流，明渠非恒定流，液体运动的三元分析法，渗流，水

工模型试验基础，高速水流，河渠泥沙运动的基本规律。各章均有例题及习

题。书末有附录，内容包括引水系统的水力计算分析实例，实验数据的表示方

法，有限单元法在水力学(平面势流)计算中的应用。

上册各章为各专业必学部分。下册各章，各学校可根据不同专业，不同地

区及不同讲课学时酌情取舍。

本书由吴持恭同志主编，参加编写的有赵文谦、汝树勋、吴至维、华国

祥、梁曾相、杨凌真、张道成、冉洪兴等同志。

一九七九年一月召开了本教材的审稿会，参加审稿会的有：主审单位武汉

水利电力学院(徐正凡、黄克中、郑邦民),合肥工业大学(张长高、陈瑞、

孙其营)以及其他审稿单位清华大学，华东水利学院，大连工学院，华北水

利水电学院，西北农学院，郑州工学院，太原工学院，新疆八一农学院，青海

工农学院，云南农业大学等十三所院校的代表。参加审稿会的同志对本教材提

出了不少宝贵的修改意见，谨此表示感谢。

限于编者水平，同时编写时间也比较仓促，因而在教材中缺点和错误在所

难免，希望广大读者提出批评和指正。

编 者
1979年2月
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1.1水力学的任务与研究对象

水力学是一门技术科学，它是力学的一个分支。水力学的任务是研究液体

(主要是水)的平衡和机械运动的规律及其实际应用。

水力学所研究的基本规律有两大主要组成部分。一是关于液体平衡的规

律，它研究液体处于静止(或相对平衡)状态时，作用于液体上的各种力之

间的关系，这一部分称为水静力学；二是关于液体运动的规律，它研究液体在

运动状态时，作用于液体上的力与运动要素之间的关系，以及液体的运动特性

与能量转换等，这一部分称为水动力学。

在工农业生产的许多部门，如农田水利、水力发电、航运、交通、建筑、

石油、化工、采矿、冶金等部门，都会遇到大量的与液体运动规律有关的生产

技术问题，要解决这些问题必须具备水力学的知识。因此，水力学是高等工科

院校不少专业特别是水利类专业的一门重要技术基础课。

水力学在研究液体平衡和机械运动规律时，要应用物理学及理论力学中有

关物体平衡及运动规律的原理，如力系平衡定理、动量定理、动能定理等。因

为液体在平衡或运动状态下，也同样遵循这些普遍的原理，所以物理学和理论

力学的知识是学习水力学课程必要的基础。

自然界的物质一般有三种存在形式，即固体、液体和气体。液体和气体常

统称为流体。水作为一种流体，在运动过程中表现出与固体不同的特点。固体

由于其分子间距离很小，内聚力很大，所以它能保持固定的形状和体积。它能

承受一定数量的拉力、压力和剪切力。而流体则不同，由于其分子间距离较

大，内聚力很小，它几乎不能承受拉力，抵抗拉伸变形；在微小剪切力作用

下，流体很容易发生变形或流动，所以流体不能保持固定的形状。

液体与气体相比，液体分子内聚力却又比气体大得多，因为液体分子间距

离较小，密度较大，所以液体虽然不能保持固定的形状，但能保持比较固定的

体积。一个盛有液体的容器，若其容积大于液体的体积时，液体就不会充满整

个容器，而具有自由表面(液体仅占据自身体积所需要的那部分空间)。气体

不仅没有固定的形状，也没有固定的体积，极易膨胀和压缩，它可以任意扩散
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直到充满其所占据的有限空间。而液体的压缩性很小，在很大的压力作用下，

其体积的缩小甚微。液体的膨胀性同样也是很小的。气体和液体的主要差别就

是它们的可压缩程度不同，但当气流速度远比声速小的时候，在运动过程中其

密度变化很小，气体也可视为不可压缩，此时水力学的基本原理也同样可适用

于气流。

1.2 水力学发展简史

水力学作为一门以应用为目的的学科，是人类逐步认识、掌握自然规律及

不断深入生产实践的结晶，其发展与力学、数学、物理学等相关学科密不可

分。人类社会在以农业文明为主的早期，对水力学的认识是从治水、灌溉、航

运等方面开始的。在中国，据《尚书·禹贡》记载，4000多年前的上古时代

就有大禹治水。《史记》记载，战国末期至秦代(前256—前210)修建了都

江堰、郑国渠、灵渠三大水利工程，其中以四川岷江上的都江堰最为著名，迄

今仍为泄洪、灌溉等发挥重大作用。公元1世纪前后，劳动人民基于水流的动
力，制成了水碓、水磨和水排等水力器具。在古埃及、希腊、巴比伦和印度

等，为了发展农业也修建了灌溉渠道工程，并发展了航运，而古罗马人则兴建

了大规模的供水管道系统。约在公元前250年，希腊哲学家、物理学家阿基米

德(Archimedes,前287—前212)在《论浮体》中论述了液体浮力和浮体的

定律。此后，水力学的发展受生产力低下的影响，在相当长的时间内未受到重

视，而未发展为一门学科。
直到15世纪的文艺复兴时期，意大利物理学家、艺术家达·芬奇(Leo-

nardo da Vinci,1452—1519)通过设计制造小型水渠，系统地研究了物体的沉

浮、孔口出流、物体的运动阻力及管道、明渠水流等问题。在17世纪，帕斯

卡(Pascal B,1623—1662)在1653年提出了密闭流体能传递压强的原理—

帕斯卡原理。至此，才使水力学认识从实践上升到了理论，水静力学理论初步

形成。由于受到经典力学理论发展的制约，液体运动的动力学理论的建立相对

较晚。牛顿(NewtonI,1642—1727)于1687年出版的《自然哲学的数学原

理》,研究了物体在阻尼介质中的运动，并针对粘性流体运动时的内摩擦力提

出了牛顿内摩擦定律。18世纪和19世纪，基于数学、力学、物理学等领域科

学家的杰出成就，经典水动力学或称古典流体力学得以迅速发展。伯努利

(Bernoulli D,1700—1782)在1738年出版的《水动力学》中阐述了液体运动

能量的转换关系——伯努利方程。1748年，俄国科学家罗蒙诺索夫(Lom-

onosov M V,1711—1765)提出了质量守恒定律。欧拉(Euler L,1707—
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1783)于1755年发表《流体运动的一般原理》,提出了流体的连续介质模型，

建立了连续性微分方程和理想流体的运动微分方程，并给出了不可压缩理想流

体运动的一般解析方法。1783年，拉格朗日(LagrangeJL,1736—1813)在

总结前人工作的基础上，提出了一种新的描述流体运动的方法——拉格朗日

法。英国物理学家、生理学家亥姆霍兹(HelmholtzHLF von,1821—1894)

在1847年用数学形式表达出一般的能量守恒原理；1858年，将流体质点的运

动分解为平移、变形及转动，即亥姆霍兹速度分解定理，进一步促进了古典流

体力学的发展。英国力学家兰姆(Lamb H,1849—1934)在其《流体运动数

学理论》(1878年初版，1895年增订再版，改名《水动力学》)中总结了19

世纪流体力学的理论成就。

然而，随着工程实践的不断深入，忽略液体粘性作用的基本规律与实际情

形还存在着较大的差别，法国科学家达朗贝尔(D'Alembert J,1717—1786)

于1752年发表的《流体阻尼的一种新理论》一文，第一次用流体动力学的微
分方程表示场，并提出了著名的“达朗贝尔佯缪”,证实了理想流体假设的局

限性。因此，实际中出现的许多流体力学问题，还得依靠水力学的经验公式或

半经验公式，如在表征力学能量的伯努利方程中引进若干经验系数以计算阻力

的影响，在只适用于均匀管流的哈根(Hagen G HL,1707—1884)-泊肃叶

(Poiseuille JL,1799—1869)流动公式中加进考虑非均匀性的修正系数等。为

此，一些技术工程师和实际工作者，在运用流体力学知识的同时，也部分地采

用野外观测和室内试验结果的经验公式，从实验水力学角度较好地解决了当时

许多实际工程问题。如法国工程师、发明家毕托(Pitot H,1695—1771)于

1730年发明测量流速的毕托管。法国工程师谢才(Chézy A,1718—1798)于
1769年建立计算均匀流的经验公式。法国工程师达西(Darcy H,1803—

1858)于1856年提出的线性渗流定律等。爱尔兰工程师曼宁(Manning R,

1816—1897)于1889年建立的糙率计算公式，现仍为世界各国工程界所采用。

19 世纪中叶，法国工程师纳维(Navier CL M H,1785—1836)在欧拉理

想流体运动方程的基础上，基于离散的分子模型，于1821年首次提出了不可

压缩粘性流体的运动微分方程组。法国数学家、力学家、物理学家泊松

(Poisson S D,1781—1840)在1831年发表的《弹性固体与流体的平衡和运动

一般方程研究报告》一文中，第一个完整地说明粘性流体的本构关系。1845

年，英国数学家、物理学家斯托克斯(Stokes G G,1819—1903)严格地导出

了粘性流体的运动方程，此后统称为纳维-斯托克斯方程(简称N-S方程),

为研究实际流体运动奠定了坚实基础。19世纪末至20世纪，随着生产和科技
的迅速发展，单纯的理论或实验方法难以解决极为复杂的流体力学问题，如数
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学上求解纳维-斯托克斯方程的困难，从而促使了古典流体力学和实验水力学

的结合，并各自不断发展。英国力学家、物理学家、工程师雷诺(Reynolds

0,1842—1912)在1883年用实验证实了粘性流体的两种流动状态——层流

和湍流(也称紊流)的客观存在，提出了流体流动相似律——雷诺数；1895

年又引进雷诺应力的概念，用时均方法建立了不可压缩实际流体的湍流运动方

程，又称为雷诺方程。1904年，德国工程师、力学家普朗特(Prandtl L,

1878—1953)提出了边界层概念，此后众多研究者从推理、数学论证和实验测

量等各个角度，建立了边界层理论，为解决边界复杂的实际流体运动开辟了新

的途径，同时把无粘性理论和粘性理论在边界层概念的基础上联系起来，使流

体力学与水力学两种不同的研究方法得到了统一。后经美籍匈牙利力学家冯·

卡门(Kármán T von,1881—1963)、英国物理学家泰勒(Taylor G I,1886—

1975)等人的努力，边界层理论和湍流理论都有很大的发展，至此，现代流体

力学逐渐形成，其中关于液体运动的部分构成了现代水力学的核心内容。

20世纪以来，蓬勃发展的经济建设提出了越来越复杂的水力学问题，

如海洋资源的开发、环境污染的防治、高坝和巨型水电站的修建、高含沙河

流的开发保护等，使现代水力学的内涵及其实践应用得到不断发展、更新和

提高。与此同时，水力学和其他学科相互交叉渗透，形成新的交叉学科或边

缘学科，如随着数学的发展、计算机技术的不断进步及水力学各种计算方法

的出现，从而形成了计算水力学，为分析和研究复杂水力学问题提供了新的

工具。此外，还形成了一大批新的学科分支，如水工水力学、施工水力学、

船闸水力学、溃坝水力学、河流动力学、环境水力学、渗流水力学和冰水力

学等。

纵观水力学的发展历程，现场观测、实验研究、理论分析及数值计算是相

辅相成的。从阿基米德到现在的2000多年来，实验研究起到了关键性的作

用，它用精细的观察测量手段揭示液体运动特征，通过实测资料的总结分析，

给出了许许多多特定流动的物理模型，而现代测量技术如激光测速仪等在实验

数据的监测、采集中的应用，都促进了现代水力学的发展。与此同时，实验研

究需要理论指导，才能从分散的、表面上无联系的现象和实验数据中得出规律

性的结论。1946年，随着第一台电子计算机的问世，以计算机为工具的数值

计算方法得到迅速发展，它继理论分析和实验方法之后，成为现代水力学的第

三种研究方法。不过，理论分析和数值计算也要依靠现场观测和实验室模拟给

出物理图案或数据，以建立流动的力学模型和数学模式，最后，还须依靠实验

来检验这些模型和模式的完善程度。由此可见，基于多学科的交叉研究及研究

方法的综合应用将是现代水力学理论发展及实践应用的基础，现代水力学在水
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利、农业、交通、地学、生物学、医学等领域正在得到越来越广泛的应用。

1.3液体的主要物理性质

物体运动状态的改变都是受外力作用的结果。分析研究液体运动的规律，

也要从分析液体的受力情况着手，而任何一种力的作用，都要通过液体自身的

性质来表现，所以在研究液体运动规律之前，须对液体的物理特性有所了解。

和机械运动有关的液体的主要物理性质如下：

1.3.1惯性、质量与密度

惯性是指物体具有保持原有运动状态的特性。惯性的大小以质量来度量，

质量愈大的物体，惯性也愈大。当物体受外力作用使运动状态发生改变时，由

于液体的惯性引起对外界抵抗的反作用力称为惯性力。由于在非惯性系中，牛

顿运动定律并不适用(牛顿运动定律包括牛顿第一运动定律、牛顿第二运动

定律和牛顿第三运动定律，由牛顿在1687年于《自然哲学的数学原理》一书

中总结提出。其中，第一运动定律说明了力的含义：力是改变物体运动状态的

原因；第二运动定律指出了力的作用效果：力使物体获得加速度；第三运动定

律揭示出力的本质：力是物体间的相互作用)。为了思维上的方便，可以假想

在这个非惯性系中，除了相互作用所引起的力之外还受到由非惯性系而引起的

力——惯性力。因而惯性力实际上并不存在，实际存在的只有原本将该物体加

速的力，因此惯性力又常称为假想力。若物体的质量为m,加速度为a,则惯

性力可表示为

F=-ma (1.1)

式中负号表示惯性力的方向与物体的加速度方向相反。

每一个物理量都包括有量的数值及量的种类。量的种类习惯上称为量纲，

量纲是指物理量的属性，物理量可分为基本量和导出量，一切导出量均可从基

本量中导出，由此建立了整个物理量之间的函数关系。对于基本量而言，其量

纲为其自身。在物理学发展的历史上，先后曾建立过各种不同的量制，1971

年后，国际上普遍采用了国际单位制(简称 SI),选定了由7个基本量构成的

量制，导出量均可用这7个基本量导出。7个基本量的量纲分别用长度L、质

量M、时间T、电流I、热力学温度⊙、物质的量N和发光强度J表示，则任

何一个导出量A的量纲可写成

dimA=L"M?TOTJ (1.2)

这是量纲的通式，式中的指数α,β,γ,⋯称为量纲指数，全部指数均为零的
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物理量，称为量纲一的量。在水力学中采用国际单位制，则长度、质量与时间

为基本量，其他变量为导出量，即为LMT量纲系；若采用工程单位制，则长

度、作用力与时间为基本量，其他变量为导出量。

量纲与单位不同，例如水深h=1m,也可用h=100cm表示，水深是表示

一个“长度”的物理量；而m或cm是长度的单位，单位不同，量的数值也不

同。但量纲则只有一个，即长度，用L表示。

根据国际单位制的规定，质量的单位用kg,力的单位为N。1N的力定义

为：在1N力的作用下，质量为1kg的物体得到1m/s2的加速度。

密度是指单位体积液体所含有的质量。液体的密度常以符号p表示，若一

均质液体质量为m,体积为V,其密度为

p=F (1.3)

若已知某均质液体的密度与体积，则该液体的质量为

m=pV (1.4)

密度的量纲为 ML-3,常用单位为kg/m3。一般来讲，液体的密度随温度

和压强的变化而变化，但水的密度随温度和压强的变化很小，所以水力学中常

把水的密度视为常数，采用在一个标准大气压下(101.33kPa),温度为4℃时

的蒸馏水密度来计算，此时p为1000kg/m3,而水银密度值为pm=13.6×

103kg/m3。在水力学相关变量中，若采用LMT量纲系，则其基本量与导出量

的量纲式可汇总为表1.1。

表1.1水力学常用物理量量纲式

物理量名称 国际单位 量纲式 备 注

质量

长度

时间

速度

加速度

流量

体积

密度

力

表面张力

切应力

kgm
s
m/s

m/s2

m3/s
m3
kg/m3

N

N/m

N/m2

ML
T

LT-1

LT-1

L3T-1

L3
ML-3

M LT-2
MT-2
M L-1T-2

基本量

基本量

基本量
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续表

物理量名称 国际单位 量 纲 式 备 注

运动粘度

动力粘度

压强

动量

动能

势能

m2/s

N/m2·s(Pa·s)

N/m2

kg·m/s

kg·m2/s

m

L2T-1
ML-Ir-

ML-|T-2

MLT

M L2T-2
L

1.3.2 万有引力特性与重力

万有引力特性是指任何物体之间相互具有吸引力的性质，其吸引力称为万

有引力。地球对物体的引力称为重力，或称为重量。在研究液体所受的作用力

时，重力常是一个很重要的力。一质量为m的液体，其所受重力的大小为

G=mg (1.5)

式中，g为重力加速度，常用单位为m/s2。

1.3.3 粘滞性与粘滞系数

当液体处在运动状态时，若液体质点之间存在着相对运动，则质点间要产

生内摩擦力抵抗其相对运动，这种性质称为液体的粘滞性，此内摩擦力又称为

粘滞力。
如图1.1 所示的液体沿着一个固体平面壁作平行的直线流动，且液体质点

是有规则的一层一层向前运动而不互相混掺(这种各液层间互不干扰的运动

称为“层流运动”,第4章将详细讨论这种运动的特性)。由于液体具有粘滞

性的缘故，靠近壁面附近流速较小，远离壁面处流速较大，因而各个不同液层

的流速大小是不相同的。若距固体边界为y处的流速为u,在相邻的y+dy处

的流速为u+du,由于两相邻液层的流速
y4

不同(也就是存在着相对运动),在两流
+du层之间将成对地产生内摩擦力。下面一层 dy r
/u

液体对上面一层液体作用了一个与流速方

向相反的摩擦力，而上面一层液体对于下 y

面一层液体则作用了一个与流速方向一致
0

的外力，这两个摩擦力大小相等、方向相
图1.1反，都具有抗拒其相对运动的性质。作用
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在上面一层液体上的外力有减缓其流动的趋势，作用在下面一层液体上的外力

有加速其流动的趋势。

前人的科学实验证明，相邻液层接触面单位面积上所产生的内摩擦力r的

大小，与两液层之间的速度差du成正比，与两液层之间的距离dy成反比，同

时与液体性质有关。将此实验结果写成表达式，即

r*出
或

r=9# (1.6)

式中，η为随液体种类不同而异的比例系数，称为动力粘度，简称粘度。两液

常又称为流速梯度。层间流速增量与其距离的比值

式(1.6)就是著名的“牛顿内摩擦定律”,它可表述为：作层流运动的

液体，相邻液层间单位面积上所作用的内摩擦力(或粘滞力),与流速梯度成

正比，同时与液体的性质有关。

面可以证明，流速梯度 实质上是代表液体微团的剪切变形速度。如

图1.2 所示，从图1.1中将相距为dy的两层液流1-1和2-2分离出来，今

取两液层间矩形微分体ABCD来研究。设该微分体经过dt时段后运动至新的

位置A'B'C'D',因液层2-2与液层1-1存在流速差为du,微分体除位置改

变而引起平移运动之外，还伴随着形状的改变，由原来的矩形变成了平行四边

形，也就是产生了剪切变形(或角变形),AD边或BC边都发生了角变形d0,

出其剪切变形速度为 在dt时段内，D点比A点所多移动的距离为 dudt,因

为dt为微分时段，角变形 dθ亦为微分量，可认为

do~tm(do)=a;*
dudr

D C p C2- -2

dy doi

→1A B A' B'

图1.2
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出-# (1.7)

所以内摩擦力公式(1.6)又可表达为

r=n出 (1.8)

由于内摩擦力与作用面平行，故常称r为切应力。

根据以上推证，又可将牛顿内摩擦定律表述为：液体作层流运动时，相邻

液层之间所产生的切应力与剪切变形速度成正比。所以液体的粘滞性可视为液

体抵抗剪切变形的特性。

液体的性质对摩擦力的影响，通过粘度η来反映。粘性大的液体η值大，
粘性小的液体η值小。η的单位为N/m2·s或Pa·s。

液体的粘滞性还可以用运动粘度v来表示，它是动力粘度η和液体密度p

(v=g)的比值 ,因为v不包括力的量纲而仅仅具有运动量的量纲L2T~',故

称v为运动粘度，它的单位为m2/s。

在同一种液体中，η或v值均随温度和压强而异，但随压强变化关系

甚微，对温度变化较为敏感。为了使用方便，在表1.2中列出了一个标准

大气压条件下(101.33 kPa),不同温度时水的密度、动力粘度、运动粘

度及体积模量的值。

表1.2 不同温度时水的物理性质

温度
℃

0
5

10
15

20
25
30
35

40

45

50

60

密度/

(kg/m3)
999.9
1000.0

999.7

999.1

998.2

997.1

995.7

994. 1

992.2

990.2

988.1

983.2

动力粘度/
(×10~3N·s/m2)

1.792

1.519

1.308
1.100

1.005

0.894

0.801

0.723

0.656

0.599

0.549

0.469

运动粘度/

(×10-*m2/s)
1.792

1.519

1.308

1.141

1.007

0.897

0.804

0.727

0.661

0.605

0.556

0.477

体积模量/

(×10°N/m2)
2.04
2.06

2. 11

2.14

2.20

2.22

2.23

2.24

2.27

2.29

2.30

2.28
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续表

温度
/℃

密度/

(kg/m3)
动力粘度/
(×10~3N·s/m2)

运动粘度/

(×10-*m2/s)
体积模量/

(×10°N/m2)
70
80

90
100

977.8
971.8

965.3

958.4

0.406
0.357

0.317
0.284

0.415
0.367

0.328

0.296

2.25

2.21

2.16
2.07

最后还要指出，牛顿内摩擦定律只能适用于部分流体，对于某些特殊流体

是不适用的。一般把符合牛顿内摩擦定律的流体称为牛顿流体，反之称为非牛

顿流体。如图1.3 所示，A线为牛顿流体， r*
,B在温度不变条件下，这类流体的η值不变， C

切应力与剪切变形速度成正比，A线为一斜 A

率不变的直线。B线为一种非牛顿流体，叫 D

作理想宾汉流体，如泥浆、血浆等，这种流
成 7。体只有在切应力达到某一值时，才开始剪切

变形，但变形率是常数。C线为另一种非牛

顿流体，叫作伪塑性流体，如尼龙、橡胶的 理想流体 出O1

溶液、颜料、油漆等，其粘度随剪切变形速
图1.3度的增加而减小。还有一类非牛顿流体叫作

膨胀性流体，如生面团、浓淀粉糊等，其粘度随剪切变形速度的增加而增加，

如 D线所示。所以在应用内摩擦定律时，应注意其适用范围。

1.3.4压缩性及压缩率

固体受外力作用要发生变形，当外力撤除后(外力不超过弹性限度时),

有恢复原状的能力，这种性质称为物体的弹性。

液体不能承受拉力，但可以承受压力。液体受压后体积要缩小，压力撤除

后也具有恢复原状的能力，这种性质称为液体的压缩性或弹性。液体压缩性的

大小是以体积压缩率k或体积模量K来表示。

体积压缩率是液体体积的相对缩小值与压强的增值之比。若某一液体在承

受压强为p的情况下体积为V,当压强增加dp后，体积的改变值为dV,其体

积压缩率为

(1.9)
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式中负号是考虑到压强增大，体积缩小，所以dV与dp的符号始终是相反的，

为保持k为正数，加一个负号。k值愈大，则液体压缩性亦愈大。k的单位为

m2/N。
由于液体被压缩时其质量并不改变，故

dm=pdV+Vdp=0 (1.10

所以

=-曾
因而体积压缩率又可写作

*=方出 (1.11)

所谓体积模量K,乃是体积压缩率的倒数，即

K=÷ (1.12)

K值愈大，表示液体愈不容易压缩，K→表示绝对不可压缩。K的单位为

N/m2,也可用Pa表示，1Pa=1N/m2。

液体种类不同，其k或K值不同，对同种液体，它们是随温度和压强而变

化的，但这种变化一般较小，可视为常数。

不同温度时水的体积模量列于表1.2中。在一个标准大气压条件下，10℃时

水的体积模量K为2.11×10°N/m2。也就是说，每增加一个大气压，水的体积
相对压缩值约为两万分之一。可见，水的压缩性很小，所以对一般水利工程来

说，认为水不可压缩是足够精确的。但对个别特殊情况，必须考虑水受压后的

弹力作用。如研究水电站高压管道中的水流，当电站出现事故突然关闭进水阀

后，管道中压力突然急剧升高，由于压力在短时间内骤然增加，液体受到压

缩，相应产生的弹性力对运动的影响就不能忽视了。

1.3.5 表面张力

表面张力是自由表面上液体分子由于受两侧分子引力不平衡，使自由面上

液体分子受到极其微小的拉力，这种拉力称为表面张力。表面张力仅在自由表

面存在，液体内部并不存在，所以它是一种局部受力现象。由于表面张力很

小，一般来说对液体的宏观运动不起作用，可以忽略不计，只有在某些特殊情

况下，才显示其影响。表面张力的大小用表面张力系数来度量。

表面张力系数是指在自由面(把这个面看作一个没有厚度的薄膜一样)单

位长度上所受拉力的数值，用σ表示，常用单位为N/m。o的大小随液体种类
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和温度变化而异。对于20℃的水，σ=0.0728N/m,对于水银σ=0.514N/m。

在水力学实验中，经常使用盛有水或水银的细玻璃管做测压计，由于表面

张力的影响，使玻璃管中液面和与之相连通容器中的液面不在同一水平面上，

如图1.4所示，这就是物理学中所指出的毛细管现象。

水

国
h

水银

h

图1.4

毛细管内水面升高值h的大小和管径大小及液体性质有关。图1.5所示为

玻璃圆管内毛细管上升值与管径变化的关系。由图可见，管的内径愈小，毛细

管上升值愈大，所以实验用的测压管内径不宜太小，同时要注意毛细管作用而

引起的误差。

20r

15

管的内径/mm 20℃的蒸馏水

10
水银，

5
20℃的自来水

-2 -1 0 2
毛细管内水面上升值/mm

3 4 5

图1.5 玻璃圆管内毛细管上升值

以上所介绍液体的五个主要物理性质，都在不同程度上决定和影响着液体

的运动，但每一种性质的影响程度并不是同等的，在有些情况下，某种物理性

质占支配地位，在另一些情况下，另一种物理性质占支配地位。就一般而论，

重力、粘滞力对液体运动的影响起着重要作用。而弹性力及表面张力，只对某
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些特殊水流运动发生影响。

1.3.6 液体的汽化压强

汽化是指物质从液态变为气态的相变过程。蒸发和沸腾是物质汽化的两种

形式。前者是在液体表面上发生的汽化现象，而后者是当饱和蒸汽压等于外界

压强时发生在液体内部的汽化现象。蒸汽压指的是在液体(或者固体)的表

面存在着该物质的蒸汽，这些蒸汽对液体表面产生的压强就是该液体的蒸汽

压。一定的温度下，同种物质的汽液两相处于平衡状态的蒸汽所产生的压强叫

饱和蒸汽压或汽化压强，用符号p表示，常用单位Pa表示。液体的汽化压强

随温度的升高而增大，当然还和液体种类有关。如在一个标准大气压下

(101.33 kPa)时，水的汽化温度为100℃;一旦水面压强降至2.34kPa,水在

20℃时就开始沸腾。水的汽化压强随温度变化见表1.3所示。

表1.3 不同温度条件下水的汽化压强

水温/℃ 0 5 10 15 20 25 30

汽化压强/kPa 0.61 0.87 1.23 1.70 2.34 3.17 4.24

水温/℃ 40 50 60 70 80 90 100

汽化压强/kPa 7.38 12.33 19.92 31. 16 47.34 70.10 101.33

当液体中某处的压强低于当地温度条件下的汽化压强时，液体汽化产生的

气泡将不断膨胀，体积变大，产生空化现象。当低压区形成的气泡随水流运动

至高压区时，受内外压差作用迫使气泡突然破灭，将产生巨大的瞬间冲击力，

使相接触的固体壁面产生剥蚀，此现象称为空蚀。水力空化空蚀现象是水利水

电工程建设中急需避免的问题。

1.4连续介质和理想液体的概念

1.4.1 连续介质的概念

液体和任何物质一样，都是由分子所组成，分子与分子之间是不连续而有

空隙的。水力学在研究液体运动时，只研究由于外力作用下的机械运动，不研

究液体内部的分子运动，也就是说只研究液体的宏观运动而不研究其微观运

动。这是因为分子间空隙的距离与生产上需要研究的液流尺度相比，是极为微

小的。现代物理研究指出，在常温下，1cm3的水中约含有3×102个水分子，
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相邻分子间距离约为3×10-*cm,可见分子间距离是相当微小的，而在很小的

体积中包含有难以计数的分子。

基于上述原因，在水力学中，把液体当作连续介质看待，即假设液体是一

种连续充满其所占据空间毫无空隙的连续体。水力学所研究的液体运动是连续

介质的连续流动。

连续介质的概念是由瑞士学者欧拉(Euler L,1707—1783)在1753年首

先建议的，它作为一种假定在流体力学的发展中起了巨大作用。如果把液体视

为连续介质，则液流中的一切物理量(如速度、压强、密度等)都可以视为

空间坐标和时间的连续函数，这样，在研究液体运动规律时，就可以利用连续

函数的分析方法。长期的生产和科学实验证明，利用连续介质假定所得出的有

关液体运动规律的基本理论与客观实际是十分符合的。

1.4.2 理想液体的概念

在讲述液体的物理性质一节中已经指出，实际液体除了具有惯性、万有引

力特性之外还存在着粘滞性、可压缩性和表面张力，这些特性都不同程度地对

液体运动发生影响。通过以后有关章节讨论就会看到，液体粘滞性的存在，使

得对水流运动的分析变得非常困难。水力学中为了使问题的分析简化，引入了

“理想液体”的概念。所谓理想液体，就是把水假定为绝对不可压缩、不能膨

胀、没有粘滞性、没有表面张力的连续介质。

由前面讨论已知，实际液体的压缩性和膨胀性很小，表面张力也很小，与

理想液体没有很大差别，因而有没有考虑粘滞性是理想液体和实际液体的最主

要差别。所以，按照理想液体所得出的液体运动的结论，应用到实际液体时，

必须对没有考虑粘滞性而引起的偏差进行修正。

1.5作用于液体上的力

处于平衡或运动状态的液体，均受到各种力的作用。作用于液体上的力，

按其物理性质来看，有重力、惯性力、弹性力、摩擦力、表面张力等。如果按

其作用的特点，这些力可分为表面力和质量力两大类。

1.5.1 表面力

表面力是作用于液体的表面，并与受作用的表面面积成比例的力。例如固

体边界对液体的摩擦力，边界对液体的反作用力，一部分液体对相邻的另一部

分液体(在接触面上)产生的水压力都属于表面力。
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表面力的大小除用总作用力来度量以外，也常用单位面积上所受的表面力

(即应力)来度量。若表面力与作用面垂直，此应力称为压应力或压强。若表

面力与作用面平行，此应力称为切应力。

1.5.2 质量力

质量力是指通过所研究液体的每一部分质量而作用于液体的、大小与液体

的质量成比例的力。如重力、惯性力就属于质量力。在均质液体中，质量与体

积成正比，故质量力又称为体积力。质量力除用总作用力来度量外，也常用单

位质量力来度量。单位质量力是指作用在单位质量液体上的质量力。若有一质

量为m的均质液体，作用于其上的总质量力为F,则所受的单位质量力f为

f=# (1.13)

若总质量力F在空间坐标轴上的投影分别为F,,F,,F,单位质量力f在

相应坐标轴上的投影为f,f,,f,则有

(1.14)

单位质量力具有和加速度一样的量纲，为LT~2。

1.6 水力学的研究方法

研究水力学有三种最基本的方法，即理论分析、科学试验及数值计算。而

这三种方法常常是互相结合补充，相辅相成。

1.6.1 理论分析

水力学是建立在经典力学理论基础上的。物体的机械运动和作用的外力

紧密相关，对液体运动进行理论分析，首先要研究作用在液体上的力，然后

引用经典力学的基本原理(如牛顿定律、动能定理、动量定理等),来建立

水流运动的基本方程式(如连续性方程、能量方程、动量方程等)。理论分

析在建立液体运动的一般规律方面，已经达到较为成熟的程度。但由于实际

水流运动的多样性，对于某些复杂的运动，完全用理论分析来解决还存在许

多困难。
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1.6.2 科学试验

科学试验的基本目的，一方面是检验理论分析成果的正确性，另一方面当
有些水力学问题在理论上暂时还不能完全得到解决时，通过试验可以找到一些

经验性的规律，以满足实际应用的需要。就当前水力学研究的实际情况来看，

科学试验还是一个极其重要的手段。现阶段水力学的科学试验主要有三种

方式：
(1)原型观测

在野外或实际工程现场，对水流运动要素进行观测，收集第一手资料，为

检验理论分析成果或总结某些基本规律提供依据。

(2)模型试验

由于现有理论分析成果的局限性，或者因为实际水流运动比较复杂，使有

些实际工程的水力学问题不能得到可靠而满意的解答，这时可在实验室内，以

模型相似理论为指导，把实际工程缩小为模型，在模型上预演相应的水流运

动，得出模型水流的规律性，然后再把模型试验成果，按照相似关系换算为原

型的成果，以满足工程设计的需要。这种模型试验的方法，目前在工程实践中

得到广泛的应用。

(3)系统试验

由于野外观测受到某些条件的局限或因某种水流相似的规律在理论上还没

有建立起来，则可在实验室内，小规模地造成某种水流运动，用以进行系统的

试验观测，从中找出规律。

在科学试验中，为了得出水流运动的规律性，还必须使用分析的手段。这

当中除了涉及一般数理知识、数据处理方法以外，还常运用量纲分析这个工

具。量纲分析法是一种数学与物理相结合的分析方法。它的基本点是任意一个

符合客观实际的物理方程式，方程中各项量纲必须一致(或称和谐)。当已正

确掌握了影响某一物理过程的各种变量时，利用物理方程量纲和谐的原则，可

以得出物理方程的函数结构形式。

量纲分析法还可以用来帮助检验一个物理方程式的正确性(即是否符合

量纲和谐)以及推导某些物理量的量纲(导出量纲)。关于量纲分析的基本原

理，本书后面有关部分还要详细介绍。

1.6.3 数值计算

任何流体运动都遵循质量守恒定律、动量定理和能量守恒定律。这些基

本规律可由数学方程组来描述，如欧拉方程、纳维-斯托克斯方程等。工程
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实际中的水力学问題，根据其具体特点，可以建立起不同的数学模型，这种

数学模型通常是用一组给定初始条件与边界条件的微分方程组来表示。若采

用数值方法离散微分方程组，通过计算机求解将可给出流体运动区域内的离

散解。

近年来，随着计算机技术的发展，计算机的运算速度不断提高，而一系列

有效近似计算方法，如有限差分法、有限元法、有限体积法等的不断完善，使

数值计算在水力学研究中的作用和地位不断提高，数值计算方法已成为与理论
分析和试验方法具有同等重要意义的研究方法，目前在实际工程中得到越来越

多的应用。

思 考 题

1.1 慣性、慣性力的定义及其物理意义是什么?

1.2 物理量的基本量与导出量的关系是什么?在水力学中采用的国际單

位制量纲系是什么?

1.3 什么叫作粘滞性?粘滞性对液体运动起什么作用?

1.4 不同液体类型的切应力与流速梯度、剪切变形速度的关系是什么?

1.5 什么是汽化现象?什么是空化现象?影响该现象的关键因素是

什么?

1.6 理想液体的基本假设是什么?理想液体与实际液体的根本区別

何在?
1.7 作用于液体上的力可以分为哪两类?二者有何区別?试举例

说明。

1.8 试深入说明都江堰水利枢纽工程主要组成及其应用的水力学基本

原理。

习题

1.1 利用 LMT量纲系，推导液体动力粘度η的量纲。

n=0,0(m-2y).1.2 已知某一矩形渠道，其流速分布可表示为 式

中u的單位为m/s;H为总水深，y为距河床底部的位置，單位均为m;v为

水的运动粘度，单位为m2/s。当水温为15℃,H=2.0m时，试求河床底部与

水面的切应力大小。

1.3 若某电梯以大小为a的加速度垂直上升，试问电梯内质量为m的物

体所受的单位质量力为多少?
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1.4 如图所示，有一块大小为1.0m×0.5m的平板在油面上作水平运动，

已知运动速度u=1.0m/s,平板与固定边界的距离δ=1.0mm,油的动力粘度

为1.2N/m2·s,由平板所带动的油的速度成直线分布，试求平板所受的阻力。
u

d| 油

题1.4

1.5 当温度为20℃时，若作用于4.0m3的水的压强增加了1个标准大气

压，试求其体积变化率。



2水静力学

水静力学的任务是研究液体平衡的规律及其实际应用。液体的平衡状态有

两种：一种是静止状态，即液体相对于地球没有运动，处于相对静止；另一种

是相对平衡状态，即所研究的整个液体对于地球虽在运动，但液体对于容器或

者液体质点之间没有相对运动，处于相对平衡。沿直线等速行驶或等加速行驶

的车厢中所盛液体就是处于相对平衡状态的例子。

研究水静力学的一个重要目的，就是要确定液体对边界的作用力。许多水

工建筑物(如坝、闸门等)的表面都直接与液体接触，要进行这些建筑物的

设计，首先必须计算液体作用于这些边界上的压力。液体在平衡状态下，没有

内摩擦力，因此，在研究水静力学问题时，理想液体和实际液体都是一样的，

没有区分的必要。

2.1 静水压强及其特性

2.1.1 静水压力与静水压强

如图2.1所示，在水库岸边的泄水洞前设置有平板闸门，当拖动闸门时需

要一定的拉力，其主要原因是水库中的水体对闸门产生的压力，使闸门紧贴壁

面。液体不仅对与之相接触的固体边界作用有压力，就是在液体内部，一部分

液体对相邻的另一部分液体也作用有压力。静止(或处于相对平衡状态)液
T

又

F

△4

A-
E

◎ CK
AF C

D
D

图2.1
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体作用在与之接触的表面上的水压力称为静水压力，常以F,表示。在图2.1

所示的平板闸门上，取微小面积△A,令作用于△A上的静水压力为△F,,则

△A面上单位面积所受的平均静水压力为

p=A (2.1)

p称为△A面上的平均静水压强。当△A无限缩小至趋于点K时，比值 的极

限值定义为K点的静水压强，即

p=lmd (2.2)

在我国法定计量单位中，静水压力Fp的单位为N或kN;静水压强p的单位为

Pa或 kPa。

2.1.2 静水压强的特性

静水压强有两个重要的特性：

1.静水压强的方向与受压面垂直并指向受压面。

在平衡液体中取出一块液体 M,如图2.2a所示。今用N-N面将M分为

I,Ⅱ两部分，若取出第Ⅱ部分液体作为脱离体，在分割面N-N上，I部分

液体对Ⅱ部分液体作用有静水压力。设某点K所受的静水压强为p,围绕K点

所取的微分面dA上所受的静水压力为dFp。若dF,不垂直于作用面而与通过

K点的切线相交成α角(图2.2b),则dF,可分解为垂直于dA的作用力dF。

及平行于通过K点切线的作用力dF。然而，在绪论中指出过，静止液体不能

承受剪切变形，显然，dF,的存在必然破坏液体的平衡状态。所以，静水压力

dF,及相应的静水压强p必须与其作用面相垂直，即α=90°。

同样，如果与作用面垂直的静水压力dF,不是指向作用面(图2.2c),而

是指向作用面的外法线方向，则液体将受到拉力，平衡也要受到破坏。

N~

1

K

M

N

dF[

K

dFp
dF

dF?

K

Ⅱ Ⅱ Ⅱ

(a) (b) (c)

图 2.2
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以上讨论表明，在平衡液体中静水压强只能是垂直并指向作用面，即静水

压力只能是垂直的压力。

2.任一点静水压强的大小和受压面方向无关，或者说作用于同一点上各

方向的静水压强大小相等。

在证明这一特性之前，先通过下述例子来进一步说明该特性的含义。

图2.3a表示平衡液体中有一垂直平板AB,设平板上C点的静水压强为pe,Pc

垂直并指向受压面AB。假定C点位置固定不动，平板AB绕C点转动一个方

位，变成图2.3b所示的情况。AB改变方位前后，作用在C点的静水压强大小

仍然保持不变，这就是静水压强第二特性的含义。证明过程如下所述。

h?

又

Frc

A

C

h?

又

Frc
c

A

B B/

(a) (b)

图 2.3

设在平衡液体内分割出一块无限小的四面体 O'DBC(图2.4),倾斜面

DBC 的方向任意选取。为简单起见，让四面体的三个棱边与坐标轴平行，各

棱边长为△x,△y,△z,并让z轴与重力方向平行。四面体四个表面上受到周

围液体的静水压力，因四个作用面的方向各不相同，如果能够证明，微小四面

体无限缩小至O'点时，四个作用面上的静水压强大小都相等，则静水压强的

第二个特性就得到了证明。为此目的，

需要研究微小四面体在各种力作用下的

平衡问题。

z4
?D

/AFF
因为微小四面体是从平衡液体中分

割出来的，它在所有外力作用下必处于

平衡。作用于微小四面体上的外力包括

两部分，一部分是四个表面上的表面

力，即周围液体作用的静水压力；另一

部分是质量力。在静止液体中质量力只

有重力，在相对平衡液体中质量力还包

△Fp△z

AF
Ay0 C△x

△Fp?B

O y

学
括惯性力。图2.4 中没有把质量力画

出来。 图 2.4
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令△Fp为作用在O'DC 面上的静水压力；

△F,,为作用在O'DB面上的静水压力；

△F,为作用在O'BC 面上的静水压力；

AF为作用在倾斜面 DBC上的静水压力。

AV=6AxAyA:;令四面体体积为△V,由几何学可知， 假定作用在四面体

上单位质量力在三个坐标方向的投影为f,f,,f;总质量力在三个坐标方向
投影为

按照平衡条件，所有作用于微小四面体上的外力在各坐标轴上投影的代数

和应分别为零，即

ar-Arc(
AFy-△Fco (2.3)A2/

a-(
上式中(n,x),(n,y),(n,z)表示倾斜面DBC的法线n与x,y,z轴的夹角。

若以 △A.,△A,,△A?,△A。分别表示四面体四个表面O'DC,O'DB,

O'BC,DBC的面积，则△A,=△A。cos(n,x),△A,=△A。cos(n,y),△A=

△A,cos(n,z)。

将式(2.3)中第一式各项同除以△4,,并引入△A,=△A。cos(n,x)=

÷Av的关系，则有

A-+3p△y/=0
上式中.分别表示 AA,及 AA。面上的平均静水压强。如果让微小四
面体无限缩小至O'点，△x,△y,△z以及△A,,△A。均趋近于零，对上式取极
限，则有
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P?=P?

对式(2.3)中第二式与第三式分别除以△A,及△A,,并作类似的处理后同样
可得

P,=Pa,P?=P?

因斜面的方向是任意选取的，所以当四面体无限缩小至一点时，各个方向静水

压强均相等，即

(2.4)P.=P,=P:=P?
静水压强第二个特性表明，作为连续介质的平衡液体内，任一点的静水压

强仅是空间坐标的函数而与受压面方向无关，所以

p=p(x,y,z) (2.5)

2.2 液体的平衡微分方程式及其积分

2.2.1 液体平衡微分方程

液体平衡微分方程式，是表征液体处于平衡状态时作用于液体上各种力之

间的关系式。设想在平衡液体中分割出一块微分平行六面体 abedefgh

(图2.5),其边长分别为dx,dy,dz,形心点在A(x,y,z),该六面体应在所有
表面力和质量力的作用下处于平衡。现分别讨论其所受的力。首先分析表

面力：

z4

e g
hdr no P d

P- 2x 2
d fb dzP+ax 2

dy
a dr e

O

y

图2.5

作用于六面体的表面力，为周围液体对六面体各表面上所作用的静水压

力。若平行六面体的形心点A处静水压强为p,由于静水压强是空间坐标的连
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m(x+些，续函数，abed 面形心点 处的静水压强可按泰勒级数表示，忽略

(p+⋯生): (x-空y)高阶微量后为| 对 efgh 面形心点 n 处的静水压强可表

(p-部生)。示为( 在微分面上可认为各点静水压强相等，因而作用在 abed 及

(p+部空)dvd及(p-歌些)dyd。efgh 面上的静水压力各为

对其他各表面上的静水压力可用同样方法求得。

质量力分析如下：令f,f、,f.分别表示作用于微分六面体上单位质量力

在x,y,z轴上的投影，则总质量力在x方向的投影为pf,dxdydz。

当六面体处于平衡状态时，所有作用于六面体上的力，在三个坐标轴方向

投影的和应等于零。在x方向有

(p-部生)dvds-(p+梁)dyds+pf,ddyde=0
以 dxdydz除上式各项并化简后为

a=D,
同理，对于y,z方向可推出类似结果，从而得到微分方程组：

(2.6)

式(2.6)是瑞士学者欧拉于1775年首先推导出来的，故又称为欧拉平衡

微分方程式。该式的物理意义为：平衡液体中，静水压强沿某一方向的变化率

与该方向单位体积上的质量力相等。

将式(2.6)中各式分别乘以dx,dy,z,然后相加得

lk+dy+d=pCfdx+fdy+/山) (2.7)

因为p=p(x,y,z),故上式左端为函数p的全微分dp。于是式(2.7)可写作
dp=p(f,dx+f,dy+fdz) (2.8)

式(2.8)是不可压缩均质液体平衡微分方程式的另一种表达形式。

基于液体平衡微分方程式，可研究液体在平衡状态下作用于液体上的质量

力应当具有的性质。
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2.2.2 势力场、力势函数和有势力

如果一物体在某空间任一位置都受到一个大小和方向完全由所在位置确定

的力作用，则这部分空间称为力场。如物体在地球表面的任何位置都受到一个

确定的重力的作用，为此称地球表面的空间为重力场。又如星球在太阳周围的

任何位置都要受到太阳的引力的作用，引力的大小和方向决定于该星球相对于

太阳的位置，则称太阳周围的空间为太阳引力场，等等。

如果物体在力场内运动，作用于物体的力所作的功只与力作用点的初始位

置和终了位置有关，而与该点的轨迹形状无关，这种力场称为势力场(或保

守力场)。在势力场中，物体受到的力称为有势力或保守力。重力、惯性力都

属于有势力。

现将式(2.6)中的前两式分别对y和x取偏导数，即

am-m)
=g)

对不可压缩均质液体，p为常数，故上面等式可写作

部#=p
=p

因函数的二次偏导数与取导的先后次序无关，故

的-时
同理，对式(2.6)中的其他项分别作类似的数学处理，并综合其结果为

的 (2.9)

这就是不可压缩液体平衡时对质量力所加的限制条件。

上式表明，作用于平衡液体上的质量力应满足式(2.9)的关系。由理论

力学知，当质量力满足式(2.9)时，必然存在一个仅与空间位置坐标有关的
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力势函数U(x,y,z),并且函数U对x,y,z的偏导数等于单位质量力在x,y,

z坐标方向的投影，即

(2.10)

函数U(x,y,z)即质量力的势函数，简称质量力势。而力势函数的全微分

dU,应等于单位质量力在空间移动ds距离所作的功，其中，ds在坐标轴上投

影为dr,dy,dz,则

dU=adx+ady+a
(2.11)=f.dx+f,dy+fdz

具有式(2.10)关系的力则称为有势力(或保守力),有势力所作的功与

路径无关，而只与起点及终点的坐标有关。

上述讨论表明：作用在液体上的质量力必须是有势力，液体才能保持

平衡。

2.2.3 液体平衡微分方程的积分

比较式(2.8)及式(2.11),可得出液体平衡微分方程式的另一种表

达式：

dp=p(ak dx+ady+) (2.12)

或
(2.13)dp=pdu

积分上式可得

p=pU+C (2.14)
上式中积分常数C,可由已知条件确定。如果已知平衡液体边界上(或液体

内)某点的压强为p?、力势函数为U?,则积分常数C=p?-pU?。代入式

(2.14),变为

p=Po+p(U-U) (2.15

前面已经提到，力势函数U仅为空间坐标的函数，所以，(U-U?)也仅

是空间坐标的函数而与p?无关。故由式(2.15)可得出结论：平衡液体中，

边界上的压强p。将等值地传递到液体内的一切点上；即当p?增大或减小时，
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液体内任意点的压强也相应地增大或减小同样数值。这就是著名的帕斯卡原理

或称静压传递原理，由法国物理学家帕斯卡在1653年提出。

2.2.4 等压面及其特性

在平衡液体中，静水压强的大小是空间坐标的函数。一般说来，不同点

具有不同的静水压强值。但可以在平衡液体中找到这样一些点，它们具有相

同的静水压强值，这些点连接成的面(可能是平面也可能是曲面)称为等

压面。
等压面具有两个重要的性质：

1.在平衡液体中等压面即是等势面。 F
z*

因等压面上p为常数，dp=0,亦

即pdU=0;对于不可压缩均质液体，p

为不为零的常数，故在等压面上dU=
0
M
ds

0,即U为常数。

2.等压面与质量力正交。
O y

为了证明这一性质，在平衡液体中

任取一等压面(图2.6),在等压面上

有一质点 M,质量为 dm,它在质量力

F的作用下，沿等压面移动微分距离
图2.6

ds;设F与ds之间夹角为θ,单位质量力在坐标轴上投影为f,f,f,ds 在
坐标轴上投影为dx,dy,dz;若令i,j,k分别表示坐标轴上的单位矢量，则

F与ds可表示为

F=(f,i+f,j+fk)dm,ds=(dxi+dyj+dzk)

由理论力学可知，力F沿ds移动所作的功可写作矢量F与ds 的数性积：

W=F·ds=(f.dx+f,dy+f.dz)dm (2.16)

或
W=dUdm (2.17)

因在等压面上dU=0,所以质量力沿等压面移动所作的功为零，即W=

F·ds =0。这表明，质量力必须与等压面正交。

如果液体处于静止状态，即作用于液体上的质量力只有重力，则就一个局

部范围而言，等压面必定是水平面；就一个大范围而论，等压面应是处处和地

心引力成正交的曲面。

若平衡液体具有与大气相接触的自由表面，则自由表面必为等压面，因为

自由表面上各点的压强都等于大气压强。此外，不同液体的交界面也是等
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压面。

以上讨论等压面时，把密度p作为常数看待，把力势函数U作为空间坐标

的连续函数。因此，在应用有关等压面的特性分析问题时，必须保证所讨论的

介质是同一种连续介质。

2.3 重力作用下静水压强的基本公式

2.3.1 静水压强的计算公式

在实际工程中，作用于平衡液体上的质量力常常只有重力，即所谓静止

液体。
若把直角坐标系的z轴取在铅垂方向(图2.7),则质量力只在z轴方向有

分力，即f,=0,f,=0,f?=-g,以之代入平 zl
Po

衡微分方程式(2.8),则有

dp=p(f,dx+f,dy+fdz)=-pgdz

均质液体中p为常数，积分得 自由

表面h:+pm=C (2.18)

0

C=+在自由面上z=z?,p=Po,则 z
O

代入式(2.18)即可得出静止液体中任意点

的静水压强计算公式：

y

P=Po+pg(zn-z) Fx

或
图2.7

p=Po+pgh (2.19)

式中，h=z?-z表示该点在自由面以下的淹没深度。式(2.19)就是计算静水

压强的基本公式。它表明，静止液体内任意点的静水压强由两部分组成：一部

分是自由面上的气体压强p?(当自由面与大气相通时，Po=p.,P、为当地大气

压强),它遵从帕斯卡原理等值地传递到液体内部各点；另一部分是pgh,相

当于单位面积上高度为h的水柱重量。

由式(2.19)还可以看出，淹没深度相等的各点静水压强相等(图2.8a),

故水平面即是等压面。但必须注意，这一结论只适用于质量力只有重力的同一

种连续介质。对于不连续的液体(如液体被阀门隔开，见图2.8b),或者一个

水平面穿过了两种不同介质(图2.8c),则位于同一水平面上的各点，压强并
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不一定相等，即水平面不一定是等压面。

▽

1 2 3 o青 等压面
5 6 非等

压面
g
7

水”

油

b 非等压面
油水分界面880
等压面

(a)连通容器 (b)连通器被隔断 (c)盛有不同种类溶液的连通器

图2.8

2.3.2 绝对压强、相对压强和真空压强

地球表面大气所产生的压强称为大气压强。海拔高程不同，大气压强也有

所差异。国际上规定一个标准大气压为101.33 kPa,在实际计算中，不同情况

下采用不同的基准来度量压强，即所谓绝对压强与相对压强。

1.绝对压强
以设想没有大气存在的绝对真空状态作为零点计量的压强，称为绝对

压强。

2.相对压强

把当地大气压作为零点计量的压强，称为相对压强。如果把一个压力表放

在大气中，指针读数为零，那么用这压力表所测的压强值，则为相对压强。

绝对压强和相对压强，是按两种不同基准(即零点)计量的压强，它们

之间相差一个当地大气压强值，二者的关系如图2.9所示。为了区别，以p'

表示绝对压强，p表示相对压强，P,则 p" p
表示当地的大气压强。按上面的规定

N
应有 PN

p=p1-P? (2.20) PN
P 相对压强计算基准面水利工程中，一般的自由表面都是

敞开于大气中，自由面上的气体压强等

于当地大气压强，即p?=p?。因而静止

液体内任意点的相对压强为

CP
R 绝对压强计算基准面

O

图2.9

p=(p?+pgh)-P?=pgh(2.21)

若液体密度为常数时，式中液柱高h可表示压强p的大小，压强测量一节

将作专门阐述。
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3.真空压强

绝对压强总是正值，而相对压强则可能是正值，也可能是负值。当液体中

某点的绝对压强小于当地大气压强p,即其相对压强为负值时，则称该点存在

真空。真空压强是指液体中绝对压强小于当地大气压强的部分。真空压强的大

小常用真空度p表示。真空度是指该点绝对压强小于当地大气压强的数值，即

P=P?-p' (2.22)
可见，有真空存在的点，其相对压强与真空度绝对值相等，相对压强为负

值，真空度为正值。故真空也称负压。

2.3.3 压强的液柱表示法，水头与单位势能

1.压强的液柱表示法

压强的大小一般以单位面积上的压力数值来表示，单位为kPa,有时也用

“工程大气压”作单位来表示，单位为at,一个工程大气压为98kPa,例如某

处压强为196kPa,也可以说该处压强为两个工程大气压，即2at。

压强的另一种表示方法，就是用液柱高表示。由式(2.21)可知，一定

的液柱高可以产生一定的静水压强，例如10m水柱高可以产生98.0kPa静水

压强，因此98.0kPa的压强也可以说等于10m水柱高。

除了用水柱高表示以外，也常采用水银(汞)柱高度来表示。汞的密度

13.6°为水的13.6倍，所以水银柱高度为相应水柱高度的

上述几种压强表示方法间的关系为

98.0kPa=1at=10m H?O=736 mm Hg
2.水头和单位势能

在2.3.1小节中曾导出了静水压强的基本方程式z+=C[式(2.18)]。
在上述讨论的基础上可进一步来解释它的物理意义。

该式中z为静止液体内任意点在参考坐标平面以上的几何高度，称为位置

水头；卫是该点的测压管内液柱高度，称为压强水头(其中，测压管为压强
pg

(=+m)测量的一种方法，见 2.3.4 节。);而 则称为测压管水头。故式

(2.18)表明：静止液体内各点，测压管水头等于常数。
不难证明，静止液体内各点的测压管水头为常数，反映了静止液体内的能量

守恒规律。设质量为dm的液体质点，其重心位于参考平面以上的几何高度为z,

则该质点所具有的位能为dnve,故：=-代表了单位重量液体所具有的位能。
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而测压管内液柱高度m 则代表单位重量液体所具有的压强势能，或简称
压能。若液体中某点的压强为p,当在该处设置一开口的测压管时，液体在压

强p的作用下,将沿测压管上升一个高度才静止下来；此时液体的压能转化

成高度为应的位置势能。压强为p,质量为dm的液体，由压能转化来的位置

??为所就代表单位重量液体所具有的压能。

在静止液体内，机械能只有位能和压能，并总称为势能。故式(2.18)

表明：静止液体内各点，单位重量液体所具有的势能(简称单位势能)相等。

例2.1图2.10所示为一密闭容器，两侧各装一测压管，右管上端封闭，

其中水面高出容器水面3m,管内液面压

强 p?为78kPa;左管与大气相通，大气压

强p,为98 kPa。试求：

P? Po

Pe 31(1)容器内液面压强 p.和左侧管内

水面距容器液面高度h。

m
h

A- AB
(2)B点的绝对压强、相对压强。

(3)若以容器底部为基准面，计算右

管中B点的测压管水头，并分别用水柱高

和水银柱高表示。

51m
水

解：(1)以A-A为基准面，由等压

面概念可得

图 2.10

P.=P?+pg×3m=78×1000Pa+1000×9.8×3Pa=107.4kPa
又因为p,=p?+pgh,则

h==101098000m=0.959m(1,0)
(2)由帕斯卡静压传递原理可知，B点的绝对压强、相对压强分别为

Pn=Po+pg×3m=78×1000Pa+1000×9.8×3Pa=107.4kPa

Pn=Pm-P?=107.4kPa-98kPa=9.4kPa
(3)以容器底部为基准面，B的测压管水头表示为

m==++rg×3"=5m+B×1109898×2m=15.959m(H.0
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+=15.950×76mm=1174.6mm(He)
2.3.4 压强的测量

测量液体(或气体)压强的仪器很多，并日趋现代化。本节仅介绍一些

利用水静力学原理设计的液体测压计，其构造简单，方便可靠，至今仍在实验

室内广泛使用。

1.测压管

如图2.11所示，若欲测容器中A点的液体压强，可在容器上与A点齐

平位置设置一开口细管，即测压管。如果A点压强大于大气压强，测压管中

水面将上升一个高度h。因为容器中A点与同高程上测压管中B点位于同一

等压面上，两点压强相等。从测压管内来看，B点在自由面下的淹没深度为

h,A点相对压强为

P?=pgh (2.23)

则h=P,h称为测压管高度或压强高度。
如果A点压强较小，为提高测量精度，增大测压管标尺读数，可以在测压

管中放入轻质液体(如轻质油),也可以把测压管倾斜放置(图2.12),此时

用于计算压强的测压管高度h=Lsina,A点的相对压强则为

PA=pgLsina (2.24)

P?

h L

B
a

月

图 2.11 图2.12

2.U形水银测压计

当被测点压强很大时，利用上述测压管测量压强，所需测压管很长，在操

作上很不方便，这时可以改用U形水银测压计(图2.13)。U形水银测压计，
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是一个内装水银的U形管，管子一端与大气相通，另一端则与需测量的地方

相连接，当一端与被测点 A接通以后，在水 P

压力作用下，U形管右支水银面就会上升。

令被测点A与左支水银面的高差为b,右支

水银面与左支水银面高差为h。 h
在U形管内，水银面N-N为等压面，

因而点1和点2压强相等。

b

1 2N- -N
对测压计右支 P2=P?+Pgh

水银
对测压计左支 P?=pA+pgb

图2.13
A点的绝对压强 P=P?+Pngh-pgb
A点的相对压强 P?=Pngh-pgb (2.25)

式中，p与pu分别为水和水银的密度。

3.差压计
差压计是直接测量两点压强差的装置。若被量测点之间压差较大，可使用

U形水银差压计。图2.14中，左、右两容器内各盛一种介质(液体或气体),

其密度分别为ρ?,P。今使用U形水银差压计测量两容器中A,B两点之压
差。测量时将差压计安放直立，当把差压计与容器连通后，差压计中水银面之

高差为h,其余有关数据见图中说明。因c-c平面是等压面，于是

h?

por
s

。;8
hg

h

C- c

Png

水银

图2.14

又

PA+PAgh?=PB+Pnghg+Pgh
PA-Pa=PnBh+PBhn-PAgh?
h?+s=hg+h
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h=h+hg-s
所以

PA-Pa=(PB-PAB)h+(PBB-PAB)h+PAgS (2.26)

上式是A,B两点压差的计算公式。

当两容器中盛有同种介质时(即ρ=Pm=p),A与B之压差为

P?-PB=(PHg-pg)h+pgs (2.27)

当两容器中盛有同种介质，且A与B位于同一高程(s=0)时，A与B间

压差为

P?-Pn=(PuB-pg)h (2.28)

若被测点A,B之压差甚小，为了提高测量

精度，可将U形差压计倒装(图2.15),并在

U形管中注入不与容器中介质相混合的轻质液

体，然后按同样方法建立A,B两点间压差的计

算公式，即

油P?
C-

h

PB- hgPA

Pa-P?=(PAB-PnB)h+(PaB-PAg)ha-PABS h
08(2.29) 8

当pA=pa=p时， 10
Pm-P?=(pg-Pg)h-pgs

当pA=Pn=p,S=0时，

PB-P?=(pg-Pg)h
图 2.15

例2.2 有一水塔(图2.16),为了量出塔中水位，在地面上装置一U形

水银测压计，测压计左支用软管与水塔相连通。 72

今测出测压计左支水银面高程V;为502.00m,左

右两支水银面高差h?为1.16m,试求此时塔中水

面高程V?。
h?

解：令塔中水位与水银测压计左支水银面高

差为h?,h?=V?-V?。从测压计左支来看，V?高

程处的相对压强为 h?

p=pg(V?-V?)=pgh?

从测压计右支来看p=pmgh。所以 图 2.16

h?==3.6100×9,8116m=15.776m(H,0)

c
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塔中水位V?=V?+h?=502.00m+15.776m=517.776m。

2.4重力和惯性力同时作用下的液体平衡

如果液体相对于地球在运动，但相对于容器仍保持静止，这种状态称为相

对平衡。在这种情况下，液体内部各质点之间以及液体与容器边界之间均不存在

相对运动，当把坐标系取在容器上时，则液体相对于所取的坐标系而言，也处于

静止状态。即应用理论力学的达朗贝尔原理(对于任意物理系统，所有惯性力

或施加的外力，经过符合约束条件的虚位移，所作的虚功的总和等于零。或者

说，作用于一个物体的外力与动力的反作用之和等于零),假想将惯性力或施加

的外力加在运动的液体上，从而将这种运动问题作为静止问题来处理。

液体相对平衡状态的典型情况一般为两种：一是作等加速直线运动时容器

内的静止液体；二是等角速度绕铅垂轴旋转时容器内的静止液体。

2.4.1等加速直线运动

有一小车，内盛液体，车内纵横剖面均为矩形，当小车以等加速度a直线

行驶后，液面将成为与水平面相交成α z4

角的倾斜面，如图2.17 所示，试求出

自由液面方程式和液体内部静水压强的

计算公式。 a m
根据达朗贝尔原理，取 xOz 坐标

系，则液体上作用的单位质量力为

ahH zz0 x
f,=-a,f,=0,f.=-g

将上式代入液体平衡微分式(2.8)得 图2.17

dp=p(-adx-gdz)(2.30)

自由液面上有 dp=0,而液体密度不为零，则

adx+gdz=0
积分可得

ax+gz=C

在自由液面上，m点处，x=0,z=H,代入上式得C=gH,因而自由液面

方程为

ax+g,=gH (2.31)

式中x和z,为自由液面上任一点的坐标。
为求液体内部压强分布，对式(2.30)积分，可得
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p=-p(ax+gz)+C'

在自由液面上，p=po,对于m点处，x=0,z=H,得C'=p?+pgH,则

P=P?+pg(H-z)-pax (2.32)

结合自由液面方程式，可得

P=Po+pg(H-z)-pg(H-z,)

=P?+pg(z,-z)

=Po+pgh (2.33)
由上式可知，在受重力和水平惯性力作用的相对平衡情况下，液体压强的

分布规律与静止液体的分布规律也完全相似。所不同之处在于，由于h随z和

x而变，即此处p不仅是z的函数，也是x的函数。

2.4.2 等角速旋转运动

现仅以绕中心轴作等角速度旋转的圆柱形容器中的液体为例进行分析。如

图2.18 所示，当一盛有液体的圆柱形容器绕筒轴作等角速度旋转时，由于液

体粘滞性作用，与容器边壁接触的液体首先被带动而旋转并逐渐发展至中心，

使所有液体质点都绕轴 Oz旋转。当运动稳定以后，液体和容器均保持相同的

旋转角速度，液面则形成一个漏斗状的旋转抛物面，处于平衡状态。

z4

o

15
h

zz

0

中

w

0]

m
F

ty

图2.18

今将坐标系取在容器上，使z轴与圆筒中心轴重合。根据达朗贝尔原理，

对具有加速度的运动物体进行受力分析时，若加上一个与加速度相反的惯性

力，则作用于物体上的所有外力(包括惯性力),应保持平衡。所以，对于所

讨论的情况，质量力应包括重力及离心惯性力。

在圆筒内任取一质点m(x,y,z),作用于该质点单位质量上的离心惯性力

为F=w2r,w为容器(也即液体质点)旋转的角速度，r为质点m距Oz轴的
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垂直距离。F的方向为通过m点的半径方向。将F投影在x,y轴上得

f=w2x
f,=w2y

单位质量力在z轴方向的投影只有重力，故

f=-g
将以上单位质量力代入式(2.8),即可得出作等角速度旋转的液体平衡微分

方程式：

dp=p(w2xdx+w2ydy-gdz) (2.34)

在等压面上dp=0,故令式(2.34)右端为零即可求出等压面方程：

w2xdx+w2ydy-gdz=0
积分上式得

2u2(x2+y2)-e=C (2.35)

或

2u3+-g=c (2.36)

式(2.35)或式(2.36)是以z轴为对称轴的旋转抛物面方程。所以，

绕中心轴作等角速旋转的平衡液体，等压面为抛物面。这是因为旋转容器中液

体质点所受的质量力不仅有重力，而且有离心惯性力，质量力的合力呈倾斜方

向，且r不同的点合力倾斜方向不同，但各点质量力的合力均垂直于等压面。

在自由面的最低点x=0,y=0,z=zo,代入式(2.35)即可求出积分常

数C=-gz?;把求得的C值代入原方程即得到自由面方程为

÷w2(x2+y2)=g(z,-m) (2.37)

或

2u3r2=g(z.-x) (2.38)

式中z.是自由面上任意点的纵坐标值。

其次再根据微分方程(2.34)来研究圆筒中静水压强的分布规律。

将式(2.34)积分得

p=p[22(x2+y2)-g]+C;
或

p=p[22-k]+C (2.39)
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式中C,为积分常数。若已知自由面上压强为P?并当r=0时，z=z,代入式
(2.39)可求出积分常数C?=p?+pg2?。故

p=P?+pm+p[2:2-]
或

p=p?+pg(z?-=)+p÷ui? (2.40)

再把式(2.38)代入，整理后变为

p=Po+pg(z.-z) (2.41)
若令h=z,-z,h为液体内部任意质点(x,y,z)在自由液面下的淹没深度，则

(2.42)p=Po+pgh
上式表明，相对平衡液体中任意点的静水压强仍然与该点淹没深度成比

例，等水深面仍是等压面。

最后需要指出，在质量力只有重力作用的静止液体中，曾导出这样的关

系：静止液体内各点 z+Dg=C?,C?为常数。在有几种质量力同时作用的相对

平衡液体中，这种关系一般已不存在。将式(2.39)略加整理，即可证明，

在绕中心轴作等角速旋转的液体中

=C, (2.43)

式中C?为常数，可见，只有r值相同的那些点，即位于同心圆柱面上的各点

2+才保持不变。
例2.3 有一圆柱形容器(图2.19),内半径为R,原盛水深度为H,将

容器以等角速度w绕中心轴Oz旋转，试求运 z
动稳定后容器中心及边壁处的水深。 0

解：在容器边壁处r=R,z=z,由式
(2.38)可求出容器边壁与中心处水深的差

值为
又

5.-m=2 (2.44)
H

由几何学可知，旋转抛物体的体积为同

底、等高的圆柱体体积的一半；同时，容器

旋转后的水体体积应与静止时的水体体积相

等，故

0
O xR

图 2.19
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mR22-2πR2(z,-x)=mR2H

5.=H+号(5.-m)=H+
上式表明：边壁处的水面比静止水面高

将上式代入式(2.44)可求得容器中心处的水深为

=H-÷“
故中心点水面比静止水面低

(2.45)

(2.46)

2.5作用于平面上的静水总压力

水工建筑物常常都与水体直接接触。所以计算某一受压面上的静水压力是

经常遇到的实际问题。

由于在工程界，习惯于把静水压强简称为静水压力，为了避免混乱，把某

一受压面上所受的静水压力称为静水总压力。

2.5.1 作用在矩形平面上的静水总压力

矩形平面的形状规则，在水利工程上最为常见。计算矩形平面上所受的静

水总压力，最方便的方法是利用静水压强分布图，所以常称此法为压力图法。

1.静水压强分布图的绘制

由计算静水压强的基本公式可知，压强与淹没水深成线性函数关系。把某

一受压面上压强随水深的这种函数关系表示成 P
图形，称为静水压强分布图。其绘制规则是： gl A
(1)按一定比例，用线段长度代表该点静

水压强的大小。
H(2)用箭头表示静水压强的方向，并与作

用面垂直。
7

因为p与h为一次方的关系，故在深度方

向静水压强系直线分布，只要绘出两个点的压

强即可确定此直线。在图2.20中，A点在自由

面上，其相对压强p?=0;B点的淹没深度为

FL E B

P? PgFPgH

PA

图 2.20H,其相对压强p=pgH,用带箭头线段 EB表
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示pg。连接直线AE,则AEB即表示AB面上的相对压强分布图。如果在A点

及B点分别加上当地大气压强p,得G,F点，则AGFB即为AB面上的绝对

压强分布图。

在实际工程中，建筑物的迎水面及背水面均受有大气压强，其作用可互相

抵消，故一般只需绘制相对压强分布图。图2.21 中绘出了几种有代表性的相

对压强分布图。

? A

H

B

H

?

h
pg B

A

(a)

H

h

pgH
(b)

C B

(c)

图2.21

2.静水总压力的计算

平面上静水总压力的大小，应等于分布在平面上各点静水压强作用的总

和。因而，作用在单位宽度上的静水总压力，应等于静水压强分布图的面积；

整个矩形平面的静水总压力，则等于平面宽度乘压强分布图的面积。

图2.22 表示一任意倾斜放置的矩形平

面ABEF,平面长为L宽为b,并令其压强分

?

h Fp
布图的面积为2,则作用于该矩形平面上的

静水总压力为
A bh? A

Q? 0

F,=bΩ (2.47) F

D
Ω=?(pgh?+因为压强分布图为梯形，

pgh?)L,故

B B< y

0 E`

Fp=2pg(h?+h?)bL (2.48) 图 2.22



2.5 作用于平面上的静水总压力 41

矩形平面有纵向对称轴，F。的作用点 D(又称压力中心)必位于纵向

对称轴O-O上，同时，总压力F,的作用点还应通过压强分布图的形心

点Q。

e=÷l;当压强为三角形分布时，压力中心 D离底部距离为 当压强为梯

e=3(h,+h)形分布时，压力中心离底部距离 (图2.23)。

?

h

Fp
7

Q

A F

Q

经
B

D

A^ h?

图 2.23

2.5.2 作用于任意平面上的静水总压力

当受压面为任意形状，即为无对称轴的不规则平面时，静水总压力的计算

较为复杂。

如图2.24所示，有一任意形状平面EF,倾斜置放于水中，与水平面的夹

角为α,平面面积为A,平面形心点在C。下面研究作用于该平面上静水总压

力的大小和压力中心位置。

he
h

F

又 O
a
E

名

O

b

◎dA
M
Co
D

g

A

b

L

图2.24
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为了分析方便，以平面EF的延长面与水面的交线Ob,以及与Ob相垂直

的OL为一组参考坐标系。

1.总压力的大小

因为静水总压力是由每一部分面积上的静水压力所构成，先在EF平面

上任选一点M,围绕点M取一微分面积dA。设M点在液面下的淹没深度为

h,故M点的静水压强p=pgh,微分面上dA各点压强可视为与M点相同，

在dA面上所作用的静水压力dF,=pdA=pghdA;整个 EF平面上的静水总压

力则为

Fr=?,dF?=?pshadA
设M点在bOL参考坐标系上的坐标为(b,L),由图2.24 可知

h=Lsina

于是

Fr=pgsina?tdt (2.49)

?Laa上式中 表示平面 EF对Ob 轴的面积矩，并且

?LaM=Le·A (2.50)

Lc表示平面EF形心点C至Ob轴的距离。将式(2.50)代入式(2.49),有

Fp=pgsina·LcA

或
F,=pgh·A (2.51)

式中h。为平面EF形心点C在液面下的淹没深度，hc=Lsina;而pgh。为形
心点C的静水压强Pc。故式(2.51)又可写作

Fp=Pc·A (2.52)

式(2.52)表明：作用于任意平面上的静水总压力，等于平面形心点上

的静水压强与平面面积的乘积。形心点压强pc,可理解为整个平面的平均静

水压强。

2.总压力的作用点(压力中心)

设总压力作用点的位置在 D,它在坐标系中的坐标值为(Lp,b,)。由理论

力学可知，合力对任一轴的力矩等于各分力对该轴力矩的代数和。按照这一原

理，现来考查静水压力分别对Ob轴及OL轴的力矩。
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对Ob轴：

F?·Lp=?Lpd4
将p=pgh=pgLsina代入上式，则

Fp·Lo=pgsina ?,E2dA (2.53)

令h=?2dA,1,表示平面EF对0b轴的面积惯矩。由平行移轴定理：
I=le+L?A

上式中1表示平面EF对于通过其形心C且与Ob轴平行的轴线的面积惯性矩。

将上式代入式(2.53)得

Fp·L?=pgsinal?=pgsina(le+LA)

lo-eenn(,+)p于是

化简后得

L?=te+ (2.54)

由此看出Lo>Lc,即总压力作用点D(压力中心)在平面形心点C之下。

再将静水压力对 OL轴取矩：

Fe·bo=?,bpdA
将p=pgLsina代入上式，得

F,·bo=pgsina ?bLadA (2.55)

令1a=?bLd4、1称为 EF平面对0b 及ol轴的惯性积。将代入式
(2.55),得

6sin= (2.56)

根据式(2.54)及式(2.56)求出L。及b,,则压力中心D的位置即可确

定。很显然，若平面EF有纵向对称轴，则不必计算b。值，因为D点必定落

在纵向对称轴上。为了使用方便，表2.1中列出几种有纵向对称轴的常见平面

静水总压力和压力中心位置的计算式。
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表2.1 几种常见平面静水总压力和压力中心位置的计算式

平面在水中

位置*
平面形式 静水总压力Fp值 压力中心距水面的斜距

矩形

?

0o L
b

Fp=空Lb(2L?+L)sina Lo=h+3(2+b

V
a)

等腰
梯形

?

B

Do
b

L

Fp=pgLsin2α·

[4+5(+2)](B+b)
Lo=L?+

+),+2+2

Fp V
圆形

又

0 D

D

Fr=gD2(2L?+D)·
pg sina

Lw=L?+R(2t,+)

半圆

形

?

0 D

D

F?=24(3πl?+2D)·
pgsina 40=*10323%

*当闸门为铅垂直放时，α=90°,此时L?为h?,Lp为hpa

*·等腰三角形平面，相当于等腰梯形平面中令b=0的情况。

例2.4 某泄洪隧洞，在进口倾斜设置一矩形平板闸门(图2.25),倾角

α为60°,门宽b为4m,门长L为6m,门顶在水面下淹没深度h,为10m,若

不计闸门自重时，问沿斜面拖动闸门所需的拉力F为多少?(已知闸门与门槽

之间摩擦因数f为0.25)门上静水总压力的作用点在哪里?

解：当不计门重时，拖动门的拉力至少需克服闸门与门槽间的摩擦力，故

F=F,·f。为此须首先求出作用于门上静水总压力Fp
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图2.25

(1)用压强分布图求 F,及作用点位置

首先画出闸门AB上静水压强分布图，如图2.25所示。门顶处静水压强为

pgh?=1000×9.8×10Pa=98 kPa;门底处静水压强为pgh?=pg(h?+Lsina)=

1000×9.s(10+6×会)Pa=149kPa。压强分布图为梯形,其面积2=之(pgn,+

pgh?)L=÷(98+149)×6kN/m=741 kN/m。静水总压力Fr=b·Ω=4×
741kN=2964kN。

静水总压力作用点距闸门底部的斜距为⋯⋯
总压力 F,距水面的斜距为

L0=L+o-e=6m+0)m-2.79m=14.71m
(2)用解析法计算F,及L。以便比较

由式(2.52),Fp=pc·A=pghc·bL

he=h?+≥×sin60°=10m+3×0.87m=12.61m
F=pgh·bL=1000×9.8×12.61×4×6N=2964 kN

由公式(2.54)求 Fp的作用点距水面的斜距，即

Lo=le+
Le=+n6os=3m+087m=14.5m
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对矩形平面，绕形心轴的面积惯性矩为

1e=L2=×4×63m?=72m2
L?=14.5+14.524×6m=14.71m

可见，采用上述两种方法计算其结果完全相同。

(3)沿斜面拖动闸门的拉力 又

F=F,·f=2964×0.25kN=741 kN
例 2.5一垂直放置的圆形平

ho hc板闸门(图2.26),已知闸门半径

R为1m,形心在水下的淹没深度

hc为8m,求作用于闸门上静水总

压力的大小及作用点位置。
F- δD

解：由式(2.52)计算总压力 图 2.26

Fp=Pc·A=pghc·πR2=1000×9.8×8×3.14×12N=246kN
作用点 D应位于纵向对称轴上，故仅需求出D点在纵向对称轴上的位置。

在本题情况下，式(2.54)中L=he,Lp=hp。故

A?=he+
1e=4mR。圆形平面绕圆心轴线的面积惯性矩 则

mHx
2.6 作用于曲面上的静水总压力

在水利工程上常遇到受压面为曲面的情况，如拱坝坝面、弧形闸墩或边

墩、弧形闸门等，这些曲面多数为二向曲面(或称柱面),所以这里着重分析

二向曲面的静水总压力计算。

作用在曲面上任意点处的相对静水压强，其大小仍等于该点的淹没深度乘

以液体的单位体积的重量，即p=pgh;其方向也是垂直指向作用面。二向曲

面上的压强分布如图2.27所示。

图2.28 所示为一母线与Ox轴平行的二向曲面，母线长为b,曲面在yOz

面上的投影为曲线 EF,曲面左侧受静水压力的作用。
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图2.28

在计算平面上静水总压力大小时，可以把各部分面积上所受水压力直接求

代数和，这相当于求一个平行力系的合力。然而，对于曲面由于各部分面积上

所受静水压力的大小及方向均各不相同，故不能用求代数和的方法来计算静水

总压力。为了把它变成一个求平行力系的合力问题，只能分别计算作用在曲面

上静水总压力的水平分力F,,和垂直分力Fp,最后再将Fr与F,合成为总压

力Fpe

2.6.1静水总压力的水平分力

今在曲面EF上取一微分柱面KL,其面积为dA,对微分柱面KL,可视为

倾斜平面，设它与铅垂面的夹角为α,作用于KL面上的静水压力为dF,,由

图2.28 可见，dF,在水平方向的分力为

dF=dF, cosa
总压力的水平分力可看作是无限多个dF,的合力，故

F?=?dF?=?df ·cosa (2.57)
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根据平面静水压力计算公式

dFp=p·dA=pgh·dA
其中h为dA面形心点在液面下的淹没深度。于是

dF, cosa=pghdA cosa

令dAcosα=(dA),,(dA),为dA在xOz坐标平面的投影面积。则

Fo=?pshdAcsa=pg?h(d4), (2.58)

由理论力学可知

?h(da),=hA, (2.59)

式中，A,为曲面EF在xOz坐标面上的投影面积；hc为A,面形心点C在液面

下的淹没深度。

将式(2.59)代入式(2.58)得

Fg=pghcA, (2.60)
式(2.60)表明：作用在曲面上静水总压力F,的水平分力F,等于曲

面在xOz平面上的投影面A,上的静水总压力。这样，把求曲面上静水总压力

的水平分力，转化为求另一铅垂平面A,的静水总压力问题。很明显，水平分

力F,的作用线应通过A,平面的压力中心。

2.6.2 静水总压力的垂直分力

如图2.28 所示，在微分柱面KL上，静水压力dF,沿铅垂方向的分力为

dFp=dFp sina
整个 EF曲面上总压力的垂直分力F,可看作许多个dFp的合力，故

Fr=?dF?=?dF,·sina=? pshdAsina (2.61)

令(dA):=dAsina,(dA).为dA在xOy平面上的投影，代入式(2.61),得

Fg=pg?h(dA), (2.62)

?,h(d?),为EF曲从图2.28来看，h(dA),为KL面所托的水体体积，而

面所托的水体体积。令

v=?,h(dA), (2.63)

则式(2.62)可改写为
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F=pgV (2.64)
式中，V是代表以面积EFMN为底，长为b的柱体体积，该柱体称为压力体。

式(2.64)表明：作用于曲面上静水总压力F,的垂直分力F,等于压力体内

的水体重。

令压力体底面积(即 EFMN的面积)为2,则

V=bΩ (2.65)

2.6.3 压力体的概念

压力体是计算静水总压力垂直分力Fp的一个重要的概念。从上述分析可

知，压力体只是作为计算曲面上垂直压力的一个数值当量，它不一定是由实际

水体所构成。对图2.28 所示的曲面，压力体为水体所充实，称为实压力体；

但在另外一些情况下，式(2.63)所表达的压力体内，不一定存在水体，如

图2.29 所示的曲面，其相应的压力体(图中阴影部分)内并无水体，称为虚

压力体。此外，若压力体和液体在同侧，但其自由面为液面的延伸面，压力体

部分充有液体，这称为半虚半实压力体，如图2.30b所示。

压力体应由下列周界面所围成：

(1)受压曲面本身；

(2)液面(图2.28)或液面的延长面(图2.29);

(3)通过曲面的四个边缘向液面或液面的
?延长面所作的铅垂平面。
N M

关于垂直分力Fp的方向，则应根据曲面与

压力体的关系而定：当液体和压力体位于曲面的 Ω
E同侧(图2.28)时，Fp向下；当液体及压力体

位于曲面的两侧(图2.29)时，F向上。即实压

力体 F方向向下，虚压力体时 F方向向上。对

于简单圆柱面，Fp的方向也可以由作用的静水

总压力垂直指向作用面这个性质加以确定。

F

F
当曲面为凹凸相间的复杂柱面时，可在曲

面与铅垂面相切处将曲面分开，分别绘出各部
图2.29

分的压力体，并定出各部分垂直压力的方向，然后合成起来即可得出总的垂直

压力的方向。图2.30 所示的曲面ABCD,可分成AC 及CD两部分，其压力体

及相应F,的方向如图中a,b所示，合成后的压力体则如图2.30c所示。曲面

ABCD所受静水总压力垂直分力F的大小及其方向，即不难由图2.30c定出。
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? A A 虚压力体 A

B B
B

C C C C

D 实压力体

(a)

B
(b)

D

(c)

图2.30

垂直分力Fp的作用线，应通过压力体的体积形心。

2.6.4静水总压力

由二力合成定理，曲面所受静水总压力的大小为

Fp=√F+F (2.66)

为了确定总压力F,方向，可以求出Fp与水平面的夹角α值(图2.31):

tma-= (2.67)

或

a-=antn (2.68)

总压力F,的作用线应通过F,与Fp的交点K(图2.31),过K点沿F,的

方向延长交曲面于D,D点即为总压力F,在曲面AB ▽

上的作用点。

最后，再把三向曲面上静水总压力的计算问题

略为提示一下。当受压面为三向曲面时，曲面不仅

在 yOz平面上有投影，而且在xOz平面上也有投影，

故曲面上所受的水平分力，除有与y轴方向平行的力

F外，还存在与x轴方向平行的分力F。F的计

算原则与Fp相同，它等于曲面在xOz投影面上的静

水总压力。至于垂直分力F,则和二向曲面计算方法

一样。全部总压力应由Fp,Fp和Fp三个分力合成。

Fe AF
a/

F K D

B

图 2.31

例2.6 某灌区引水枢纽泄洪闸共装5孔弧形闸门，每孔门宽b为10m,
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弧门半径R为12m,其余尺寸见图2.32。试求当上游为正常引水位66.50m、

闸门关闭情况下，作用于一孔弧形门上静水总压力大小及方向。

E?66.50

757.50

b=10 m

?65.50

F/

1m

8m

F

E

G

L β、
0

H
5

F

(a) (b)

图 2.32

解：(1)首先求水平分力F,,。由式(2.60)有

F?=pghA,=1000×9.8×2×10×9N=3969kN
(2)求垂直分力F。由式(2.64)与式(2.65)有

F,=pgV且V=b2
如图2.32b 所示，压力体的底面积Ω为弓形面积 EGF与三角形面积 EFL

的和，其中，弓形面积为

S=÷R2××(B+φ)-之√x2-(之)
式中

inβ=DF==0.083, β=447
sing=GF==0.667, =41°48
β+φ=447'+41°48'=46°35'=46.58°

弦长s=2Rsin(?之*)=2×12×sin??28m=9.49m

S=÷×122m2×3×4658-??√122-(222)m2=624m2故弓形面积

Sm=÷EL·LF三角形面积

式中
LF=9m
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EL=√EF2-LF2=√S-LF=√9.492-92m=3.01m

Sm=≥×3.01×9m2=13.55m2故三角形面积

则 2=Scr+S=6.24+13.55m2=19.79m2
Fp=pgV=pgb2=1000×9.8×10×19.79N=1939 kN

因压力体与液体位于曲面的两侧，故Fp的方向向上。

总压力F=√F+F=√39692+19392kN=4417kN

总压力F,与水平方向的夹角为α,α=arctan9=26°2’

因为曲面为圆柱面的一部分，各点压强均垂直于柱面并通过圆心，故总压

力Fp也必通过圆心0点。

例2.7 有一薄壁金属压力管，管中受均匀水压力作用，其压强为p

(图2.33),管内径为 D,当管壁允许拉应力为[σ]时，求管壁厚δ为多少?

(不考虑由于管道自重和水重而产生的应力。)

F

0

D P -F

F

图 2.33

解：因水管在内水压力作用下，管壁将受到拉应力，此时外荷载为水管内

壁(曲面)上的水压力。

为了分析水管内力与外荷载的关系，沿管轴方向取单位长度的管段，从直

径方向剖开，在该剖面上管壁所受总内力为2F,并且

2F=2×δ×1×σ=2δo
式中，σ为管壁上的拉应力。

令Fp为作用于曲面内壁上总压力沿内力F方向的分力，由曲面总压力水

平分力计算公式

Fp=PcA,=p×D×1=pD
外荷载与总内力应相等，即

2δo =pD
若令管壁所受拉应力恰好等于其允许拉应力[o],则所需要的管壁厚度为
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6=2 (2.69)

2.7浮力及浮体与潜体的稳定性

2.7.1阿基米德原理

当物体淹没于静止液体中时，作用于物体上的静水总压力等于该物体表面

上所受静水压力的总和。

如图2.34 所示，有一任意形状物体淹没于水下。研究液体作用于此物体

上的力，和计算曲面静水总压力一样，假定整个物体表面(看作三向曲面)

上的静水总压力可分为三个方向的分力：Fp,Fp和Fp。

首先计算水平分力Fp和Fp。如图2.34所示，取坐标系xOy平面与液

面重合。今以平行于Oy轴的直线与物体表面相切，其切点构成一根封闭曲

线 abdc,曲线abdc将物体表面分成左右两半，作用于物体表面静水总压力

的水平分力F,应为左半部表面上水平分力F和右半部表面上水平分力

F?之和。但是不难看出，左半部表面和右半部表面在 yOz平面上的投影面

积A,相等，因而Fp和Fp大小相等，方向相反，合成后在Ox方向分力F

为零。
Q .Q

x 51
Vd

分
p
e g e( g e【 g
c[ C

a d

*z 1z

(a) (b) (c)

图 2.34

用同样方法可以证明，整个表面所受Oy方向的静水压力Fp,也等于零。

其次再来讨论垂直分力F。如图2.34 所示，今以与 Oz轴垂直的平面与

物体表面相切，切点形成一条封闭曲线ebgc,曲线把物体表面分成上、下两部

分。图2.34a表示作用于上部分曲面的压力体V?,其相应的垂直压力Fp=

pgV?,方向向下；图2.34b表示作用于下部分曲面的压力体V?,相应的垂直压

力Fp?=pgV?,方向向上；合成后的压力体V见图2.34c,pgV就表示液体对淹
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没在水中物体的静水总压力Fp,方向向上，其表达式为

Fp=pg(V?-V?)=pgV (2.70)

以上讨论表明：作用于淹没物体上的静水总压力只有一个铅垂向上的力，

这就是浮力，其大小等于该物体所排开的同体积的水重。这一原理是希腊科学

家阿基米德约公元前250年所发表，故称阿基米德原理。

液体对淹没物体的作用力，由于方向向上故也称上浮力，上浮力的作用点

在物体被淹没部分体积的形心，该点称为浮心。

在证明阿基米德原理的过程中，假定物体全部淹没于水下，但所得结论，

对部分淹没于水中的物体，也完全适用。

2.7.2 物体在静止液体中的浮沉

物体在静止液体中，除受重力作用外，还受到液体上浮力的作用。若物体
在空气中的自重为G,其体积为V,则物体全部淹没于水下时，物体所受的上

浮力为pgV。
如果G>pgV时，物体将会下沉，直至沉到底部才停止下来，这样的物体

称为沉体。

如果G<pgV时，物体将会上浮，一直要浮出水面，且使物体所排开的液
体重量和自重刚好相等后，才保持平衡状态，这样的物体称为浮体。

如果G=pgV时，物体可以潜没于水中的任何位置而保持平衡，这样的物

体称为潜体。

物体的沉浮，是由它所受重力和上浮力的相互关系来决定的。

2.7.3潜体的平衡及其稳定性

潜体的平衡，是指潜体在水中既不发生上浮或下沉，也不发生转动的平衡

状态。图2.35所示为一潜体，为使讨论具有普遍性，假定物体内部质量不均

? 又 ?

F F? ↑
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图 2.35



2.7 浮力及浮体与潜体的稳定性 55

匀，重心C和浮心 D并不在同一位置。这时，潜体在浮力及重力作用下保持

平衡的条件是：

(1)作用于潜体上的浮力和重力相等，即G=pgV。

(2)重力和浮力对任意点的力矩代数和为零。要满足这一条件，必须使

重心 C 和浮心 D位于同一条铅垂线上(图2.35a)。

再来分析一下潜体平衡的稳定性。所谓平衡的稳定性是指已经处于平衡状

态的潜体，如果因为某种外来干扰使之脱离平衡位置时，潜体自身恢复平衡的

能力。

图2.35b,c表示一个重心位于浮心之下的潜体，原来处于平衡状态，由

于外来干扰，使潜体向左或向右侧倾斜，因而有失去平衡的趋势。但倾斜以

后，由重力和上浮力所形成的力偶可以反抗其继续倾倒。当外来干扰撤除后，

自身有恢复平衡的能力，这样的平衡状态称为稳定平衡。

相反，如图2.36 所示，一个重心位于浮心之上的潜体，原来处于平衡状

态，由于外来干扰使潜体发生倾斜。 ? 又

当倾斜以后，由重力和上浮力所构成 F Ff的力偶，有使潜体继续扩大其倾覆的

趋势，这种平衡状态，即使在干扰撤 8 9cD
除以后，仍可以遭到破坏，因而为不 b

稳定平衡。

综上所述，潜体平衡的稳定条件

是要使重心位于浮心之下。

G G

图2.36 潜体的不稳定平衡
当潜体的重心与浮心重合时，潜

体处于任何位置都是平衡的，此种平衡状态称为随遇平衡。

2.7.4 浮体的平衡及其稳定性

浮体的平衡条件和潜体一样，但浮体平衡的稳定要求和潜体有所不

同。浮体重心在浮心之上时，其平衡仍有可能是稳定的。下面来作具体
分析。

图2.37 表示一横向对称的浮体，重心C位于浮心D之上。通过浮心D和

重心C的直线O-0称为浮轴，在平衡状态下，浮轴为一条铅垂直线。当浮体

受到外来干扰(如风吹、浪打)发生倾斜时，浮体被淹没部分的几何形状改

变，从而使浮心 D移至新的位置D',此时浮力F,与浮轴有一交点M,M称为

定倾中心，MD的距离称为定倾半径，以p表示。在倾角α不大的情况下，实

用上可近似认为M点位置不变。
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倾覆力偶
扶正力偶
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a
/88/
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图2.37 浮体平衡的稳定性

假定浮体的重心C点也不变，令C与D之间的距离为e,称e为重心与浮

心的偏心距。由图2.37不难看出，当p>e(即定倾中心高于重心)时，浮体

平衡是稳定的，此时浮力与重力所产生的力偶可以使浮体恢复平衡，故此力偶

称为扶正力偶。若当p<e(即定倾中心低于重心)时，浮力与重力构成了倾

覆力偶，使浮体有继续倾倒的趋势。

综上所述，浮体平衡的稳定条件为定倾中心要高于重心，或者说，定倾半

径大于偏心距。

思 考 题

2.1 静水压强有哪些特性?静水压强的分布规律是什么?

2.2 何谓绝对压强、相对压强和真空压强?它们的表示方法有哪三种?

它们之间有什么关系?

2.3图示一密闭水箱，试分析水平面A-A,B-B,C-C是否皆为等压

面?何谓等压面?等压面的条件有哪些?

2.4 一密闭水箱(如图所示)系用橡胶管从C点连通容器Ⅱ,并在A,

B两点各接一测压管，问：

(1)A、B两测压管中水位是否相同?如相同时，问A、B两点压强是否

相等?

(2)把容器Ⅱ提高一些后，p?比原来值增大还是减小?两测压管中水位

变化如何?

2.5 压力体的概念是什么?如何确定压力体的范围及作用力方向?
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C

P?

P?

B-

P

B
P?

Po

1
A
B
C

目

R
Ⅱ

A A

思2.3 思 2.4

习 题

2.1 如图所示，盛有同种介质(密度P?=Pm=1200kg/m3)的两容器，

其中心点A与B位于同一高程，今用U形差压计测定A与B点之压差(差压

计内盛油，密度po=800kg/m3),A点还装有一水银测压计。其他有关数据s

=5cm,h?=20cm,h=4cm。试求：

(1)A与B两点之压差为多少?

(2)A与B两点中有无真空存在?若存在其值为多少?

2.2 图示一圆柱形油桶，内装轻油及重油。轻油密度p?=600kg/m3,重

油密度p?=900kg/m3,当两种油重量相等时，试求：

(1)两种油的深度h?及h?为多少?

(2)两测压管内油面将上升至什么高度?

Po

s]

h

A、

h?

P?

B

Pa

5m

又

轻油h
P?

h?
重油

P?

题2.1 题2.2
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2.3盛同一种液体的两容器，用两根U形差压计连接。上部差压计内盛

密度为p?的液体，液面高差为A;下部差压计内盛密度为pm的液体，液面高

差为B。求容器内液体的密度p(用pA,PB及A,B表示)。

2.4一圆柱形容器静止时盛水深度H=0.5m,筒总高为0.8m,内径D=

0.1m,若把圆简绕中心轴作等角速度旋转；试问：

(1)不使水溢出容器，最大角速度为多少?

(2)为不使容器底中心露出，最大角速度为多少?

2.5画出下列图中各标有字母的受压面上的静水压强分布图。

h

? A

?

B
h?

又

h

C
h?
D

h?

A

B

E

F

AH

h?

B

|

又

产

(a) (b) (c)

题2.5

2.6图示一混凝土重力坝，为了校核坝的稳定性，试分别计算当下游有

水和下游无水两种情况下，作用于1m长坝体上水平方向的水压力及垂直水

压力。
2.7 图示一矩形平板闸门AB,门的转轴位于A端，已知门宽4m,门重

98kN(门厚均匀),闸门与水平面夹角α为60°,h?=1m,h?=2m,若不计
门轴摩擦，在门的B端用铅垂方向钢索起吊。试求：

7

26 m

8m

18 m

6m

?

h?

h?

F

Ag

h?

4m 12 m B α=60

题2.6 题2.7
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(1)当下游无水，即h?=0时启动闸门所需的垂向拉力F;

(2)当下游有水，h?=h?时启动所需的垂向拉力F。

2.8图示一直立的矩形自动翻板闸门，门高H为5m,如果要求水面超

过门顶h为1m时，翻板闸门即可自动打开，若忽略门轴摩擦的影响，问该门

转动轴O-O应放在什么位置?

2.9 图示渠道侧壁上，开有圆形放水孔，放水孔直径d=1m,孔顶至水

面的深度h=3m,试求放水孔闸门上的水压力及压力中心位置。

7

H
o1

H2
C

h

0

h
d

题2.8 题2.9

2.10 试画出下列图中各标有字母曲面上的水平压强分布图与压力体图，

并分析其压力体类型和压力体方向。

? 4

(a)
B

又 A

又

B

(b)

又 A

B

(c)

?

A
B

(d)

题2.10

2.11图示由三个半圆弧所连接成的曲面ABCD,其半径R?=1m,R?=

2m,R?=3m,曲面宽b=2m,试求该曲面所受水压力的水平分力及垂直分力

各为多少?并指出垂直水压力的方向。

2.12 图示水箱圆形底孔采用锥形自动控制阀，锥形阀以钢丝悬吊于滑轮

上，钢丝的另一端系有重量W为12000N的金属块，锥形阀自重G为300N。

当不计滑轮摩擦时，问箱中水深H为多大时锥形阀即可自动开启?
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√

R

A
B

H

C

R

D

0.9 m
G
d=1.5m

1.8 m
W

题2.11 题2.12

2.13如图所示，闸门AB宽1.5m,铰在A点，压力表G的读数为-15kPa,

在右侧箱中油的密度Po=800kg/m3。问在B点加多大的水平力才能使闸门AB

平衡?

G
气体
Po

5.5 m 水
Ak

油 21m
B

题2.13

2.14 某电站压力输水管，直径D=2m,管材允许抗拉强度[a]为

140MPa。若管内作用水头H为140m,试设计管壁所需要的厚度δ。
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上一章已经介绍了有关水静力学的基本原理及其应用。但是，在实际工程

中经常遇到的是运动的液体，静止的液体只是一种特殊的存在形式。只有对运

动液体进行深入的分析研究才能得出表征液体运动规律的一般的原理。从本章

开始将讨论水动力学的一些基本理论及其应用。

液体的运动特性可用流速、加速度等物理量来表征，这些物理量通称为液

流的运动要素。水动力学的基本任务就是研究这些运动要素随时间和空间的变

化情况，以及建立这些运动要素之间的关系式，并用这些关系式来解决工程上

所遇到的实际问题。

液体作机械运动时，它仍须遵循物理学及力学中的质量守恒定律、能量守

恒定律及动量定律等普遍规律。

本章首先建立有关液体运动的基本概念，然后从流束理论出发，讨论一般

液体运动所遵循的普遍规律并建立相应的方程式。即从质量守恒定律、能量守

恒定律和动量定律出发分别建立水流微小流束的连续性方程、能量方程和动量
方程。对微小流束的运动方程进行积分，通过引入断面平均流速、动能修正系

数、动量修正系数等概念，得到恒定总流的连续性方程、能量方程及动量

方程。
具体边界条件下的特定形式的水流运动，如管流、明渠水流、堰闸水流

等，将分别在后面各章讨论。

3.1 描述液体运动的方法

液体流动时，表征运动特征的运动要素一般都随着时间和空间位置

而变化，而液体又是由为数众多的质点所组成的连续介质，怎样来描述

液体的运动规律呢?解决这个问题一般有两种方法，即拉格朗日法与欧

拉法。

3.1.1 拉格朗日法

拉格朗日法以研究个别液体质点的运动为基础，通过对每个液体质点运动

规律的研究来获得整个液体运动的规律性。所以这种方法又可叫作质点系法。
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如某一液体质点M(图3.1),在t=t?时刻占有空间坐标为(a,b,c),

该坐标称为起始坐标；在任意t时刻所占有的

空间坐标为(x,y,z),该坐标称为运动坐

标；则运动坐标可表示为时间t与该点起始坐

标的函数，即

=4

(0)
M

2
|c
O

(3.1) y
b. a x
y

式中a,b,c,t称为拉格朗日变数。若给定

方程中的a,b,c 值，就可以得到某一特定

质点的轨迹方程。

图3.1

若要知道任一液体质点在任意时刻的速度，可将式(3.1)对时间t取偏

导数，得出该质点的速度在x,y,z轴方向的分量为

,==“a
,==y(a,b,c,1) (3.2)

(a)
同理，若将式(3.2)对时间取导数，可得出液体质点运动的加速度。

在以上的讨论中，所描述的是液体质点的运动。这里所指的液体质点，是

指具有无限小的体积的液体质量，它既不是液体分子，也不同于数学上的空间

点。空间点是一个几何概念，既没有大小也没有质量，而所说的液体质点，它

的尺寸大小比所研究的运动空间来说小得类似于一个点，但其中确又包含了很

多的液体分子。

拉格朗日法在概念上简明易懂，它和研究固体质点运动的方法没有什么不

同之处，但由于液体质点的运动轨迹非常复杂，要寻求为数众多的个别质点的

运动规律，除了较简单的典型运动情况以外，将会在数学上导致难以克服的困

难。而从实用的观点来看，常常并不需要知道每个质点的运动情况，因此这种

方法在水力学上很少采用。在水力学上普遍采用的是欧拉法。

3.1.2 欧拉法

欧拉法是以考察不同液体质点通过固定的空间点的运动情况来了解整个流

动空间内的流动情况，即着眼于研究各种运动要素的分布场，所以这种方法又
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叫作流场法。采用欧拉法，可把流场中任何一个运动要素，表示为空间坐标和

时间的函数。例如任意时刻t通过流场中任意点(x,y,z)的液体质点的流

速在各坐标轴上的投影u,,u,,u,可表示为

(3.3)

若令上式中x,y,z为常数，t为变数，即可求得在某一固定空间点上，

液体质点在不同时刻通过该点的流速的变化情况。若令t为常数，x,y,z为

变数，则可求得在同一时刻，通过不同空间点上的液体质点的流速的分布情况

(即流速场)。

将式(3.3)对时间取导数，可以得到质点通过流场中任意点的加速度在

各坐标轴上的投影：

(3.4)

对流场内任意点的动水压强等其他运动要素，也可作类似的表示。
在实际工程中，一般都只需要弄清楚在某一些空间位置上水流的运动情

况，而并不去追究液体质点的运动轨迹。例如研究一条隧洞中的水流，若知道

了液体经过隧洞中不同位置时的速度及动水压强，基本就能满足工程设计的需

要。所以欧拉法对水力学的研究具有重要的意义。

3.2 液体运动的一些基本概念

3.2.1 恒定流与非恒定流

用欧拉法描述液体运动时，一般情况下，将各种运动要素都表示为空间坐

标和时间的连续函数。

如果在流场中任何空间点上所有的运动要素都不随时间而改变，这种水流

称为恒定流。也就是说，在恒定流的情况下，任一空间点上，无论哪个液体质

点通过，其运动要素都是不变的，运动要素仅仅是空间坐标的连续函数，而与

时间无关。例如对流速而言：
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(3.5)

因此，所有的运动要素对于时间的偏导数应等于零：

(3.6)

如图3.2 所示，在水库的岸边布置了一条泄水隧洞，当水库水位保持恒定

不变(不随时间而变化)时，隧洞中水流(在隧洞中任何位置)的所有运动

要素都不会随时间而改变，因而通过隧洞的水流为恒定流。

又 水位不变

图3.2

如果流场中任何空间点上有任何一个运动要素是随时间而变化的，这种水

流称为非恒定流。
如图3.3所示，当水库中水位随着时间而改变(上升或下降),那么隧洞

中水流的运动要素也必然随时间而改变，此时洞内水流为非恒定流。天然河道

中洪水的涨落，进水闸在调节流量过程中渠道中的水流等，都是非恒定流的

例子。

▽6水位下降

文

图3.3

研究每一种实际水流运动，首先需要分清水流属于恒定流还是非恒定流。

在恒定流问题中，不包括时间变量，水流运动的分析较为简单；而在非恒定流
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的情况下，由于增加了时间变量，运动的分析就比较复杂。

3.2.2 流线与迹线

1.流线与迹线的概念
前已述及，描述液体运动有两种不同的方法。拉格朗日法是研究液体质点

在不同时刻的运动情况，欧拉法是考察同一时刻液体质点在不同空间位置的运

动情况，前者引出了迹线的概念，后者引出了流线的概念。

某一液体质点在运动过程中，不同时刻所流经的空间点所连成的线称为迹

线，即迹线就是液体质点运动时所走过的轨迹线。

流线与迹线不同，它是某一瞬时在流场中绘出的一条曲线，在该曲线上所

有各点的速度向量都与该曲线相切。所以流线表示出了瞬间的流动方向，其绘

制方法如下：

设在某时刻t?流场中有一点A?,该点的流速向量为u?(图3.4),在这个

向量上取与A,相距为△s,的点A?;在同一时刻，A?点的流速向量设为u?,在

向量u?上取与A?点相距为△s?的点A?;若该时刻A?点的流速向量为u?,在

向量u?上再取与A?相距为△s?的点A?,⋯,如此继续，可以得出一条折线

A?A?A?A?⋯,若让所取各点距离As趋近于零，则折线变成一条曲线，这条曲

线就是t,时刻通过空间点A,的一条流线。同样，可以作出t?时刻通过其他各

点的流线，这样一簇流线就反映了t?时刻流场内的流动图像。如果水流为非

恒定流，当时刻变为l?时，又可以重新得到在t?时刻的一簇新的流线，时间

改变了，反映流场流动图像的流线也就改变了。所以对于非恒定流，流线只具

有瞬时的意义。

对于一个具体的实际水流，可以根据流线方程式，采用实验方法，或者采

用逐步近似法来绘出它的流线。

2.流线的基本特性

根据上述流线的概念，可以看出流线具有以下几个基本特性：
z

(1)恒定流时，流线的形状和位置不

随时间而改变。因为整个流场内各点流速

向量均不随时间而改变，显然，不同时刻

的流线的形状和位置应是固定不变的。

AA? ?
4△52 4;

A?Q
(2)恒定流时液体质点运动的迹线与流 H3

线相重合。如图3.4所示，假定A?A?A?A?⋯

近似地代表一条流线(当△s趋近于零时即

为流线),在时刻t,有一个质点从A?点开

y

O" 文

图3.4
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始运动，经过△t?后达到A?;到达A?点后虽然时刻变成t?+△t?,但因恒定流

的流线形状和位置均不改变，此时A?点的流速仍与t,时刻相同，仍然为u?方

向，于是质点从A?点沿u?方向运动，再经过△t?又到达A?;在到达A?后又

沿A?点处的流速u?方向运动；如此继续下去，质点所走的轨迹完全与流线

重合。

相反，若水流为非恒定流，不同的时刻，各点的流速方向均与原来不同，

此时迹线一般与流线不相重合。

(3)流线不能相交

如果流线相交，那么交点处的流速向量应同时与这两条流线相切；显然，

一个液体质点在同一时刻只能有一个流动方向，而不能有两个流动方向，所以

流线是不能相交的。

3.2.3 微小流束与总流

1.流管

在水流中任意取一微分面积dA(图3.5),通过该面积周界上的每一个

点，均可作一条流线，这样就构成一个封 又
闭的管状曲面，称为流管。

2.微小流束

充满以流管为边界的一束液流，称为

微小流束。按照流线不能相交的特性，微

小流束内的液体不会穿过流管的管壁向外

流动，流管外的液体也不会穿过流管的管

壁向流束内流动。当水流为恒定流时，微

小流束的形状和位置不会随时间而改变。

在非恒定流中，微小流束的形状和位置将

随时间而改变。

d4、

d4、

图3.5

由于微小流束的横断面积是很小的，一般在其横断面上各点的流速或动水

压强可视为相等。

3.总流

任何一个实际水流都具有一定规模的边界，这种有一定大小尺寸的实际水

流称为总流。总流可以看作由无限多个微小流束所组成。

4.过水断面

与微小流束或总流的流线成正交的横断面称为过水断面，该面积d4或A
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称为过水断面面积，单位为m2。
如果水流的所有流线互相平行时，过水断面为平面，否则就是曲面(图3.6)。

5.流量 过水断面A

单位时间内通过某一过水断面的液体体积称

为流量。流量常用的单位为m3/s,流量一般以符

号Q表示。 过水断面A

设在总流中任取一微小流束，其过水断面面

积为 dA,因微小流束过水断面上各点流速可认为

相等，令 dA 面上流速为u,由于把过水断面定义

为与水流方向成垂直，故单位时间内通过过水断

面dA的液体体积为

过水断面 A

什材
udA =dQ (3.7)

dQ即为微小流束的流量。 图3.6

通过总流过水断面A的流量，应等于无限多

个微小流束的流量之和，即

Q=?,dQ=?,udA (3.8)

6.断面平均流速

总流过水断面上的平均流速v,是一个抽象的流速，如果过水断面上各

点的流速都相等并等于v,此时所通过的流量与实际上流速为不均匀分布时

所通过的流量相等，则流速v就称为断面平均流速。如图3.7a所示，因过

水断面上的流速不等，各为u?,u?,u?,⋯,根据式(3.8),通过过水断面

[,udA,其中adA为任一微小流束的流量，积分后即为图3.7a的的流量为

体积。现若将各点的流速截长补短，使过水断面上各点流速均相等，都等于

v,如图3.7b所示，使其体积与图3.7a中的体积相等，则流速v就是断面平

均流速。

d4

u
H2
H?

A

v

(a) (b)

图3.7
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根据断面平均流速的定义：

Q=?,udA=r?dA=n4 (3.9)

或

v=分 (3.10)

由此可见，通过总流过水断面的流量等于断面平均流速与过水断面面积的乘
积。按照这样的概念，可以认为过水断面上各点的水流均以同一平均流速而运

动着。所以引入断面平均流速的概念，可以使水流运动的分析得到简化，因为

在实际应用中，有时并不一定需要知道总流过水断面上的流速分布，仅仅需要

了解断面平均流速沿流程和随时间的变化情况。

3.2.4 一元流、二元流、三元流

凡水流中任一点的运动要素只与一个空间自变量(如流程坐标s)有关，

这种水流称为一元流，微小流束就是一元流。对于总流，若把过水断面上各点

的流速用断面平均流速去代替，这时总流也可视为一元流。

如果在水流中任取一过水断面，断面上任一点流速，除了随断面位置

(即流程坐标 s)变化外，还和另外一个空间坐标变量有关，这样，流场中任

何点的流速和两个空间自变量有关，此种水流称为二元流。例如一断面为矩形

的顺直明渠，当渠道宽度很大，两侧边界影响可以忽略不计时，水流中任意点

的流速与两个空间位置变量有关，一个是决定断面位置的流程坐标s,另一个

是该点在断面上距渠底的铅垂距离z(图3.8a)。而沿横向(y方向)流速是

没有变化的。因而沿水流方向任意取一纵剖面来分析流动情况，都代表了其他

任何纵剖面的水流情况。

若水流中任一点的流速，与三个空间位置变量有关，这种水流称为三元

流。例如一矩形明渠，当宽度由b,突然扩大为b?,在扩大以后的相当范围内，

水流中任意点的流速，不仅与断面位置坐标s有关，还和该点在断面上的坐标

y及z均有关(图3.8b)。

严格地说，任何实际液体的运动都是三元流。但用三元流来分析，需要考

虑运动要素在三个空间坐标方向的变化，问题非常复杂，还会遇到许多数学上

的困难。所以水力学中常采用简化的方法，引入断面平均流速的概念，把总流

视为一元流，用一元分析法来研究实际水流运动的规律。但实际水流过水断面

上各点的流速是不相等的，用断面平均流速去代替实际流速所产生的误差，需

要加以修正，修正系数可用试验求得。实践证明，水利工程中的一般水力学问
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题，把水流看作是一元流或二元流来处理是可以满足生产要求的。但对有些水

力学问题如高速水流的掺气、空蚀、脉动，泥沙和污染物输移规律的研究等都

与水流内部结构有关，用一元流来分析难以满足要求，因为一元分析法回避了

水流内部结构和运动要素在空间的分布。

为了遵循从简单到复杂的认识规律，本书在讨论水流运动规律时，首先从

研究一元流着手，初步掌握了一元流的基本概念和原理以后，再去讨论更为普

遍的三元流问题。

3.2.5 均匀流与非均匀流

1.均匀流

当水流的流线为相互平行的直线时，该水流称为均匀流，直径不变的直线

管道中的水流就是均匀流的典型例子。基于上述定义，均匀流应具有以下

特性：

(1)均匀流的过水断面为平面，且过水断面的形状和尺寸沿程不变。
(2)均匀流中，同一流线上不同点的流速应相等，因而各过水断面上的流

速分布相同，断面平均流速相等。

(3)均匀流过水断面上的动水压强分布规律与静水压强分布规律相同，即

在同一过水断面上各点测压管水头为一常数。如图3.9 所示，在管道均匀流

中，任意选择1-1及2-2两过水断面，分别在两过水断面上装上测压管，则

z+bg=C,同一断面上各测压管水面必上升至同一高程，即 但不同断面上澳
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(=+k),=C;,对2-2断压管水面所上升的高程是不相同的，对1-1断面，

(=+m),=C面， 为了证明这一特性，今在均匀流过水断面上取一微分柱

体，其轴线n-n与流线正交，并与铅垂线成夹角α,如图3.10所示。微分柱

体两断面形心点离基准面高度分别为z及z+dz,其动水压强分别为p及p+

dp。作用在微分柱体上的力在n轴方向的投影有柱体两断面上的动水压力pdA

与(p+dp)dA,以及柱体自重沿n方向的投影 dGcosα=pgdAdncosa=pgdAdz。
柱体侧面上的动水压力以及水流的内摩擦力与n轴正交，故沿n方向投影为

零。在均匀流中，与流线成正交的n方向无加速度，亦即无惯性力存在。上述

诸力在n方向投影的代数和为零，于是

2

()-C?
(+)=C?

1

2
0- 0

图3.9

dA ?

p+dp

P-
a z

z+dz

n
0- -0

图3.10



3.2 液体运动的一些基本概念 71

pdA-(p+dp)dA-pgdAdz=0 (3.11)

简化后得

pgdz+dp=0 (3.12)

对上式积分可得

:+m=C (3.13)

上式表明，均匀流过水断面上的动水压强分布规律与静水压强分布规律相

同，因而过水断面上任一点动水压强或断面上动水总压力都可以按照静水压强

以及静水总压力的公式来计算。

2.非均匀流

若水流的流线不是互相平行的直线，该水流称为非均匀流。如果流线虽

然互相平行但不是直线(如管径不变的弯管中水流),或者流线虽为直线但

不互相平行(如管径沿程缓慢均匀扩散或收缩的渐变管中水流)都属于非

均匀流。
按照流线不平行和弯曲的程度，可将非均匀流分为两种类型：

(1)渐变流

当水流的流线虽然不是互相平行直线，但几乎近于平行直线时称为渐变流

(或缓变流)。所以渐变流的极限情况就是均匀流。如果一个实际水流，其流
线之间夹角很小，或流线曲率半径很大，则可将其视为渐变流。但究竟夹角要

小到什么程度，曲率半径要大到什么程度才能视为渐变流，一般无定量标准，

要看对于一个具体问题所要求的精度。由于渐变流的流线近似于平行直线，在

过水断面上动水压强的分布规律，可近似地看作与静水压强分布规律相同。如

果实际水流的流线不平行程度和弯曲程度太大，在过水断面上，沿垂直于流线

方向就存在着离心惯性力，这时，再把过水断面上的动水压强按静水压强分布

规律看待所引起的偏差就会很大。

水流是否可看作渐变流与水流的边界有密切的关系，当边界为近于平行

的直线时，水流往往是渐变流。管道转弯，断面扩大或收缩以及明渠中由于

建筑物的存在使水面发生急剧变化处的水流都是急变流的例子，如图3.11

所示。
应当指出，前面关于均匀流或渐变流的过水断面上动水压强遵循静水压强

分布规律的结论，必须是对于有固体边界约束的水流才适用。如由孔口或管道

末端射入空气的射流，虽然在出口断面处或距出口断面不远处，水流的流线也

近似于平行的直线，可视为渐变流(图3.12),但因该断面的周界上均与气体
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均匀流 渐变流 均匀流 急变流 均匀流

急
变

流

渐变流
途变流

均匀流

急变流 渐变流

?

图3.11

接触，断面上各点压强均为气体压强，从而过水断面上的动水压强分布不服从

静水压强的分布规律。

(2)急变流 过水断面

若水流的流线之间夹角很大或者

流线的曲率半径很小，这种水流称为

急变流。

现在来简要地分析一下在急变流

情况下，过水断面上动水压强的分布
图3.12特性。如图3.13 所示为一流线上凸

的急变流，为简单起见设流线为一簇互相平行的同心圆弧曲线。如果仍然像分

析渐变流过水断面上动水压强分布的方法那样，在过水断面上取一微分柱体来

研究它的受力情况。很显然，急变流与渐变流相比，在平衡方程式中，多了一

个离心惯性力。离心惯性力的方向与重力沿n-n轴方向的分力相反，因此使

过水断面上动水压强比静水压强要小，图3.13 的虚线部分表示静水压强分布

图，实线部分为实际的动水压强分布图。

假如急变流为一下凹的曲线流动(图3.14),由于液体质点所受的离心惯

性力方向与重力作用方向相同，因此过水断面上动水压强比按静水压强计算所

得的数值要大，图中虚线部分仍代表静水压强分布图，实线为实际动水压强分

布图。

由上所述可知，当水流为急变流时，其动水压强分布规律，与静水压强分

布规律不同。
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图3.13 图3.14

3.3恒定总流的连续性方程

液体运动必须遵循质量守恒的普遍规律，液流的连续性方程式就是质量守

恒定律的一种特殊形式。现推导如下：

今在恒定流中取出一段微小流束来研究。令过水断面1-1的面积为dA?,

过水断面2-2的面积为dA?,相应的流速为 2
u?与u?(图3.15)。由于恒定流中微小流束的

形状和尺寸是不随时间而改变的，且通过微小

流束的侧壁没有液体流入或流出。有质量流入 1、

或流出的，只有两端过水断面。在dt时段内，

从断面1-1流入的液体质量为p?u?dA?dt,从
断面2-2流出的液体质量为p?u?dA?dt。由于

液体是不可压缩的连续介质，p?=p?=p,根

据质量守恒定律，在dt时段内流入的质量应

与流出质量相等，即

u?

d4?

2
u?
dá?

1

图3.15

pu?dA?dt=pu?dA?dr
化简得

u?dA?=u?dA?
或写作

dQ=u?dA?=u?dA? (3.14)

上式就是不可压缩液体恒定流微小流束的连续性方程。若将上式对总流过水断

面积分，即

J,dQ=?,μ,dA?=?,t?dA??



74 3 液体运动的流束理论

Q=A?μ?=A?Y? (3.15

上式就是恒定总流的连续性方程。式中v?及v?分别为总流过水断面A,及A?

的断面平均流速。该式说明，在不可压缩液体恒定总流中，任意两个过水断面

所通过的流量相等。也就是说，上游断面流进多少流量，下游任何断面也必然

流走多少流量。

将式(3.15)移项，得

-A (3.16)

上式说明，在不可压缩液体恒定总流中，任意两个过水断面，其平均流速的大

小与过水断面面积成反比，断面大的地方流速小，断面小的地方流速大。

连续性方程是水力学的三大基本方程之一，是用以解决水力学问题的重要

公式，它总结和反映了水流的过水断面面积与断面平均流速沿流程变化的

规律。

3.4 恒定总流的能量方程

前一节连续方程只说明了流速与过水断面的关系，是一个运动学方程。从

本节起将进一步从动力学的观点来讨论水流各运动要素之间的关系。由于水流

运动过程就是在一定条件下的能量转化过程，因此水流各运动要素之间的关

系，可以通过分析水流的能量守恒规律求得。水流的能量方程就是能量守恒规

律在水流运动中的具体表现。

3.4.1理想液体恒定流微小流束的能量方程

今在理想液体恒定流中取一微小流束，并截取1-1及2-2断面之间的 ds

微分流段来研究(图3.16),微分流段ds的横断面积为dA。

根据牛顿第二定律，作用在ds流段上的外力沿s方向的合力，应等于该

出的乘积。流段质量 pdAds与其加速度

作用在微分流段上沿s方向的外力有：过水断面1-1及2-2上的动水压

力；重力沿s方向的分力dGcosα=pgdAdscosα,流段侧壁上的动水压力在s方

向没有分力，由于考虑的是理想液体，侧壁上摩擦力为零。令在1-1断面上

动水压强为p,其动水压力为pdA,2-2断面上的动水压强为p+dp,其动水

压力为(p+dp)dA。若以0-0为基准面，断面1-1及2-2的形心点距基准面

cosa=击 pgdds 击高分别为z及z+dz,则 ,故重力沿s方向的分力为，
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=pgdAdz
对微分流段沿s方向应用牛顿第二定律，则有

pdA-(p+dp)dA-pgdAde=pdAds出 (3.17)

对恒定一元流，u=u(s),故

出-出出=n出=品(2) (3.18)

将式(3.18)代入式(3.17)简化后可得

#(*m2)=0 (3.19)

将上式沿流程s积分，则有

x*+2=c (3.20)

对微小流束上任意两个过水断面有

++2=+2 (3.21)

上式就是理想液体恒定流微小流束的能量方程。在水静力学一章中已讲过，液

代表单位重量液体的体中某一点处的几何高度z代表单位重量液体的位能，

压能。在运动的液体中，液体除具有位能和压能之外，还具有动能。若有某一

÷mu2,质量为m的液体质点，其流速为u,该质点所具有的动能为 该质点内
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单位重量液体所具有的动能为 可见式(3.21)的左右两端分别代

表微小流束上任意所取的两过水断面上，单位重量液体所具有的全部机械能

(动能、压能与位能)。式(3.21)表明：对于理想液体恒定总流，微小流束

内不同的过水断面上，单位重量液体具有的机械能保持相等(守恒)。该式是

由瑞士科学家伯努利(Bernoulli)于1738年首先推导出来的，在水力学中称

为理想液体恒定流微小流束的伯努利方程。

上面所讨论的运动液体是没有粘滞性的理想液体，因它没有粘滞性存在，

不需要克服内摩擦力而消耗能量，故运动液体的机械能总是保持不变的。理想

液体的能量方程中，所谓能量保持不变，是指水流的总机械能保持不变，而其

中任何一项能量，如位能或动能或压能，都是可以变化的，因为能量是可以互

相转化的。

3.4.2 实际液体恒定流微小流束的能量方程

由于实际液体存在着粘滞性，在流动过程中，要消耗一部分能量用于克服

摩擦力而作功，液体的机械能要沿流程而减少，对机械能来说即存在着能量损

失。因此对实际液体而言，总是

a+m+2>++2
令单位重量液体从断面1-1流至断面2-2 所损失的能量为h,则能量方程应

写为

5+m+2=m++2+k (3.22)

式(3.22)就是不可压缩实际液体恒定流微小流束的能量方程。

在实用上，所考虑的水流运动都是总流，要把能量方程运用于解决实际问

题，还必须把微小流束的能量方程对总流过水断面积分，从而推广为总流的能

量方程。但到现在为止，还不能对所有水流运动普遍地进行积分，只有对某些

特定形式的水流运动，如均匀流与渐变流，积分才能实现。

3.4.3 实际液体恒定总流的能量方程

1.实际液体恒定总流能量方程的推导

将不可压缩实际液体恒定流微小流束的能量方程对总流过水断面积分，便

可推导出总流的能量方程。
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若微小流束的流量为dQ,每秒钟通过微小流束任何过水断面的液体重量

为pgdQ,将式(3.22)各项乘以pgdQ,并分别在总流的两个过水断面A,及

A?上积分，即

f,(x+m)pedQ+?2pedQ=,(s+)edQ+?,zpedQ+?bLod0
(3.23)

在上式中共含有三种类型积分：

J。(=+)osdQ(1)第一类积分为

(=+)=常数,因而积分是可若所取的过水断面为渐变流，则在断面上

能的，即

J。(=+)psdQ=(=+)pe?dQ=(=+)peQ (3.24)

f,ipsdo(2)第二类积分为

I2psdQ=?ps2-2[tu因dQ=udA,故 ,它为每秒钟通过过水

Ja>断面A的液体动能的总和。若采用断面平均流速v来代替 u,由于

J,2dA,故不能直接把动能积分符号内u换成v,而需要乘以一个修正系数α

才能使之相等，因此

2pedo=2[-A=psQ z (3.25)

式中

(3.26)

称为动能修正系数，其值大小取决于过水断面上流速分布情况，流速分布愈均

匀，α愈接近于1;不均匀分布时，α>1;在渐变流时，一般α=1.05～1.1。

为计算简便起见，通常取α≈1。

J,hipsdQ(3)第三类积分为

假定各个微小流束单位重量液体所损失的能量h'都用某一个平均值h、来

代替，则第三类积分变为
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?。i∴pgdQ=pgh.?。dQ=psQh. (3.27)

把三种类型积分结果代入式(3.23),各项同除以pgQ后，可得

+m+2=+ma+h. (3.28)

上式即是不可压缩实际液体恒定总流的能量方程。它反映了总流中不同过

(=+#)水断面上( 值和断面平均流速v的变化规律及其相互关系，是水动力学

中第二个最重要的基本方程式，它和水流连续性方程一起联合运用，可以解决

许多水力学计算问题。

恒定总流的能量方程与恒定流微小流束的能量方程相比，所不同的是总流

能量方程中的动能' 项是用断面平均动能来表示的，而h。则代表总流单位重

量液体由一个断面流至另一断面的平均能量损失。

2
2.实际液体恒定总流能量方程的图示

实际液体恒定总流能量方程中，共包含了4个物理量，其中z代表总流过

代表过水水断面上单位重量液体所具有的平均位能，一般又称为位置水头；

断面上单位重量液体所具有的平均压能，它反映了过水断面上各点平均动水压

ag(+g)强所对应的压强高度， 称为测压管水头； 代表过水断面上单位重量

液体所具有的平均动能，一般称为流速水头。h、为单位重量液体从一个过水

断面流至另一过水断面克服水流阻力作功所损失的平均能量，一般称为水头损

失。在水力学中，习惯上把单位重量液体所具有总机械能(即位能、压能、

动能的总和)称为总水头，并以H表示，即

H=x+m+ (3.29)

在总流中任意选取两个过水断面，该两断面上液流所具有的总水头若为

H?和 H?,根据能量方程有

(3.30)H?=H?+h。
对于理想液体，由于没有水头损失h、=0,则H?=H?,即在不计能量损失

情况下，总流中任何过水断面上总水头保持不变。

为了形象地反映总流中各种能量的变化规律，可以把能量方程用图形描绘

出来。因为单位重量液体所具有的各种机械能都具有长度的量纲，于是可用水

头为纵坐标，按一定的比例尺沿流程把过水断面的z, 分别绘于图上
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(图3.17)。z值在总流过水断面上各点是变化的，一般选取断面形心点的z值

(=+g)来标绘，相应的 亦选用形心点动水压强来标绘。把各断面的 值的点

H=z+m连接起来可以得到一条测压管水头线(如图中虚线所示),把各断面I

+
上别

值的点连接起来可以得到一条总水头线(如图中实线所示),任意两断面

之间的总水头线的降低值，即为该两断面间的水头损失h。

总水头线 h

想店容，
名线1

最 2
盘

1 z
2/

0- 0

图3.17

由能量方程的物理意义不难得出，实际液体总流的总水头线必定是一条逐

渐下降的线(直线或曲线),因为总水头总是沿程减小的，而测压管水头线则

可能是下降的线(直线或曲线)也可能是上升的线(直线或曲线)甚至可能

是一条水平线，这要看总流的几何边界变化情况而作具体分析。总水头线沿流

程的降低值与流程长度之比，称为总水头线坡度，也称水力坡度，常以J

表示。
若总水头线为直线时，

J=“- (3.31)

当总水头线为曲线时，其坡度为变值，在某一断面处坡度可表示为

J=业-业 (3.32)

因总水头增量dH始终为负值，为使J为正值，上式中加“-”号。总水

头线坡度J是表示单位流程上的水头损失。
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对于河渠中的渐变流，其测压管水头线就是水面线，如图3.18所示。

3.应用恒定总流能量方程的条件及注

h意之点 总水头线

在解决大量实际水力学问题中，广泛

应用恒定总流能量方程(3.28),从该方

程的推导过程中可以看出，应用时应满足

下列条件：

2

(1)水流必须是恒定流。

(2)作用于液体上的质量力只有
2

重力。 0- -0

(3)在所选取的两个过水断面上，水
图3.18

流应符合渐变流条件，但在所取的两个断

面之间，水流可以不是渐变流。如图3.19 所示，虽然在由水池进入管道附近

有急变流发生，只要把过水断面选取在水管进口以前符合渐变流条件的断面

1-1 及进口之后的断面2-2,对1-1及2-2 两过水断面，仍然可以应用能

量方程。

(4)在所取的两过水断面之间，流量保持不变，其间没有流量加入或

分出。

但是应当指出，虽然在推证过程中使用了流量沿程保持不变的条件，但总

流能量方程中的各项都是指单位重量液体的能量，所以在水流有分支或汇合的

情况下，仍可分别对每一支水流建立能量方程式，现简要分析如下：

如图3.20所示两支汇合的水流，其每支流量分别为Q,与Q?,根据能量

守恒原理，从1-1断面及2-2断面在单位时间内输入的液体总能量，应当等

于3-3 断面输出的总能量加上两支水流能量损失，即

1

?

2
g

v?,Q?

3

2

2 Q
3

1 2

图3.19 图3.20
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nsQ,(x++2g)+nmQ?(5+2)
(3.33)

=pe0,(3+m+2g)+nkQ+ha,
因Q?=Q?+Q?,代入上式整理后可得

o.[(=+2k)-(s++2g)-h]+
(3.34)

a.[(=*+2)-(3+2)-h?]=0
上式中，若要左端两项之和等于零，必须要求各自分别为零，因为根据其

物理意义，它每一项是表示其一支水流的输入总能量与输出总能量之差，因此

它不可能是一项为正，另一项为负，故有

o.[(m+2k)-(3*2g)-h-]=0
o.[(=*+2g)-(3+*2#)-ha-J=0

于是，对每一支水流，有

5+2=5*2+h
a+2=5*2+h

(3.35)

(3.36)

为了在应用能量方程时使计算简便和不致发生错误，应注意以下几点：

(1)基准面的选择是可以任意的，但在计算不同断面的位置水头z值时，

必须选取同一基准面。

一项，可以用相对压强，也可以用绝对压强，但对同(2)能量方程中

一问题必须采用相同的标准。

(=+#)(3)在计算过水断面的测压管水头 值时，可以选取过水断面上任

(=)意点来计算，因为在渐变流的同一断面上任何点的 值均相等，具体选

择哪一点，以计算方便为宜。对于管道一般可选管轴中心点来计算较为方便，

对于明渠一般在自由表面上选一点来计算比较方便。

(4)不同过水断面上的动能修正系数α,与α?严格讲来是不相等的，且不

等于1,实用上对渐变流多数情况，可令α?=α?=1,但在某些特殊情况下，α
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值需根据具体情况酌定。

3.4.4 流程中途有能量输入或输出时的能量方程

以上所推导的总流能量方程，是没有考虑到由1-1断面至2-2 断面之

间，中途有能量输入水流内部或从水流内部输出能量的情况。抽水管路系统中

设置的抽水机，是通过水泵叶片转动向水流输入能量的典型例子(图3.21)。

在水电站有压管路系统上所安装的水轮机，是通过水轮机叶片由水流中输出能

量的典型例子(图3.22)。

吸水管
水泵

出水管

2

? 2

一
吸水池

图3.21

?
前池

压力管

发电机

2 又

水轮机

尾水管
2 尾水渠

图3.22

如图3.21及图3.22所示，如果所选择的断面1-1与2-2之间有能量输

入或输出时，其能量方程应表达为如下形式：
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*+2=s+a+h. (3.37)

上式中 H,为1-1至2-2 断面间，通过外加设备使单位重量液体所获得或减

少的机械能。当为输入能量时，式中H,前符号取“+”号，输出能量时取

“-”号。

若令输入电动机的功率为P,,电动机和抽水机的总机械效率为η,,则

n,P,=pgQH?
故

n. (3.38)

若水电站发电机的出力为P,水轮机与发电机的总效率为η,则

n.= (3.39)

以上两式中，p的单位是kg/m3,Q的单位是m3/s,H,的单位是m,P,及P

的单位是W,1W=1N·m/s。

3.4.5 能量方程的应用

如何利用能量方程来分析和解决具体水力学问题?现以毕托管测流速、文

丘里流量计、孔口及管嘴出流为例来讨论。

1.毕托管测流速

在科学试验中，常采用一种测量水流速度的仪器，叫作毕托管。
毕托管是一根很细的弯管，如图3.23 所示，其前端和侧面均开有小孔，

当需要测量水中某点流速时，将弯管前端置于该点并正对水流方向，前端小孔

和侧面小孔分别由两个不同通道接入两根测压管，测量时只需要读出这两根测

压管的水面差，即可求得所测点之流速。该点流速的求得就要利用能量守恒的

关系，现将其原理分析如下。

如图3.23a所示，设先将一根弯管

的前端封闭，弯管侧面开一小孔，把

弯管正对水流方向，把侧面开孔处置

于欲测点 A位置，此时弯管(相当于

测压管)中水面上升到某一高度h,
测压管所量得的高度h,代表了A点的

h?=动水压强，即 设A点水流速

Ah
h?

? 又

h
uH-

A A
(a) (b)

图3.23
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n=2=度为u,若以通过A点的水平面为基准面，A点处水流的总能量

A.
假定再以另一根同样的弯管(图3.23b),侧面不开孔，在其前端开一小

孔，将弯管前端置于A点并正对水流方向。弯管放入后，由于A点水流受弯管

的阻挡，流速变为零，动能将全部转化为压能，使测压管中水面上升至高度

h?。此h?乃代表A点处水流的总能量，即H=h?。上述两不同弯管所得的A点

总能量应相等，故

A.+2=h (3.40)

由此可求出A点流速为

u=√2g(h?-h?)=√2g△h (3.41)

式中△h为两根测压管的水面差值。

真实的毕托管，并不是要用两根弯管进行两次测量，而是把两根管子纳入

一根弯管当中，只是将前端的小孔和侧面的小孔由分别不同的通道接在两支测

压管上。由于两个小孔的位置不同，因而测得的不是同一点上的能量，加之考

虑毕托管放入水流中所产生的扰动影响，需要对式(3.41)加以修正，一般

乘以修正系数μ,即

u=μ√2gAh (3.42)
μ称为毕托管的校正系数，一般μ为0.98～1.0,从工厂买来的毕托管，说明

书上给有μ值。毕托管使用过久μ值应再经过率定。

2.文丘里流量计

文丘里流量计是测量管道中流量大小的一种装置，它由两段锥形管和一

段较细的管子相连接而组成(图3.24)。前面部分称为收缩段，中间部分称

为喉管，后面部分为扩散段。若欲测量某

管子中通过的流量，则把文丘里流量计连

接在管段当中，在管道和喉管上分别设置
h?

测压管(也可直接设置差压计),用以测 h?
2得该两断面(图3.24中的断面1-1和

2-2)上测压管高度差 h。当已知测压管
12

水位差h时，运用能量方程式即可计算出 收缩段 喉管 扩散段

通过水管中的流量。现将其原理分析
图3.24

如下。
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假定水管是水平放置的，对安装测压管的断面1-1和2-2写总流的能量

方程：

2+m+2=3+2+h.
若以管轴线为基准面，则z?=?=0,Dp=h,,Pg=h?设α?=α?=1,因断面
1-1和2-2相距很近，暂时不计水头损失，令h。=0,此时能量方程变为

A?-h?=h=2
由连续性方程可得

★
或

=m()
上式中d,d?分别为断面1-1及2-2处管道的直径。把v?与v?的关系代入

前式，可得

A=[()-小
(3.43)

因此通过文丘里流量计的流量为

(3.44)

令

学
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则

Q=K√h (3.45)

很显然，当水管直径d?及喉管直径d?确定以后，K为一定值，可以预先

算出。由式(3.45)可见，只要测得水管断面与喉管断面的测压管高差h,很

快就得出流量Q值。

由于在上面的分析计算中，没有考虑水头损失，而水头损失将会促使流量

减小，因而实际流量比按式(3.45)算得的值小，对于这个误差一般也是用

一个修正系数μ(称为文丘里管流量系数)来修正，实际流量为

Q=μK√h (3.46)

流量系数μ一般为0.95~0.98。

如果文丘里流量计上直接安装水银差压计(图3.25),由差压计原理可知

 Dp-PBh=12.6h
式中h为水银差压计两水银面高差。此时文丘里流量计的流量为

Q=μK√12.6h (3.47)

3.孔口出流

如图3.26 所示容器，若在该容器侧壁上开一孔，液体将从孔中流出，这

种水流现象称为孔口出流。当容器中水面保持恒定不变时(可以给容器不断

补充流量来达到这个目的),通过孔口的水流则为恒定流。现应用能量方程来

计算通过孔口的流速和流量。

1

h

2

2

p

Png

H

0-

1

vo

又

d

l1

jc

lc

0

图 3.25 图3.26
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如果容器的容积很大，液体质点将由远而近地向孔口方向移动，在远离孔

口的地方流速较小，且流线为接近与孔口中心线平行的直线，当逐渐流向孔口

附近时，流线开始发生弯曲，以便逐渐改变其流向。假定孔壁很薄，器壁与水

流流束的接触面只有一条孔口的周界线，孔壁厚度对流线形状不发生影响，这

种孔口称为薄壁孔口。由于流线只能逐渐弯曲而不能拐直角，在孔口平面上，

流线都互不平行，因而在孔口平面之后，流束的横断面积比孔口面积要小，这

号4(d为孔种现象称为过水断面的收缩。实验证明，在离开孔口平面距离为

口直径)的c-c断面处，流束断面收缩到最小值，而后由于空气的阻力影响，

流速降低，流束横断面又开始扩散。c-c断面称为收缩断面，在该断面上流线

彼此平行。

由上述流动情况看出，对孔口出流应用能量方程时，要选择两个符合渐变

流的过水断面，其中一个为离孔口有足够远的上游断面1-1,另一个应选收

缩断面c-c.

令1-1断面平均流速为v?,c-c断面平均流速为v,今以通过孔口中心

(=+m)的水平面0-0为基准面写能量方程，在计算过水断面上的 值时，对

p=0。1-1断面以选取自由表面上的一点最为方便，该点的z=H, 对于c-c

断面，选取断面中心点计算较为方便，该点z=0。若讨论的孔口很小

(#≤0.1时可以认为是小孔口) ,实验证明，对于小孔口流入大气的自由出

=0,流，c-c断面上动水压强和大气压强接近相等，于是 ,故能量方程为

n+z-2t th. (3.48)

2流经孔口的水头损失h,一般可用一个损失系数与流速水头； 的乘积来表

示，即

A.=6 (3.49)

ζ? 称为孔口的水头损失系数，令

h,=H+ (3.50)
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“式中H为孔口中心至容器水面的高差，称为孔口的水头； 称为行近流速水

头；H?称为包括行近流速水头在内的孔口全水头。将上两式代入式(3.48)

并解出v.得

aa (3.51)

令

0 (3.52)

式中φ称为流速系数，于是

v,=φ√2gH? (3.53)

通过孔口的流量为

Q=v,A
式中A.为收缩断面的过水面积。设孔口的面积为A,令

A/A=E (3.54)

e称为孔口的收缩系数，或者

A。=εA
因而

Q=EφA√2gH? (3.55)

Q=μA√2gH? (3.56)

上式中μ=εφ,称μ为孔口出流的流量系数。
根据实验，小孔口的ε=0.63～0.64,φ=0.97～0.98,μ=0.60～0.62。不同边

界形式的孔口的流速系数φ、收缩系数ε或流量系数μ可参考有关手册。

在工程上还会遇到孔口的非恒定流，如水池放空、船闸充水和泄水等，均

需计算放水与充水所需时间。现以棱柱形容器上游水位改变、孔口作自由出流

(图3.27a)及上游水位不变、下游水位不断升高、孔口作淹没出流(图3.27b)

为例，计算方法说明如下。

设棱柱形容器的截面积为2,孔口面积为A,孔口水头为H,若行近流速

不计，则由式(3.56)可得

Q=μA√2gH
在dt时段内，从孔口流过的水体积为Qdt=μA√2gHdt。在同一时段内，

容器内水体积的变化量为-2dH,负号是因为在dt时段内H值是减小的缘故。

在同一时段内，从孔口中流过的水体积应与容器中水体积的变化量相等，即
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dH

(a) (b)

图3.27

Qdt=-ZdH

或

μA√2gHdt=-2dH
也可写作

d=-a
若孔口水头从H?变化到H?,对上式进行积分，得所需时间为

1=“2(√H?-√B.) (3.57)

当H?=0,即放空容器，使容器中水位降至最低时(图3.27a情况);或

容器充水，使水位涨至与上游水位齐平(图3.27b情况)时所需时间为

20 (3.58)

式中2H,为放空(图3.27a)或充满(图3.27b)容器的水量，μA√2gH?为
孔口在水头 H,作用下的恒定出流量。由此可知，变水头时放空或充满容器所

需的时间是水头不变的恒定流时放水或充水所需时间的2倍。

4.管嘴恒定出流

若在孔口上连接一段长为(3~4)d的短管(d为孔径)液体经短管而流出的

现象，称为管嘴出流。某些坝内泄水孔，渠道壁上放水孔的水流均属管嘴出流。

图3.28 所示为一圆柱形外管嘴。和孔口出流一样，水流进入管嘴后，由

于流线弯曲形成一个收缩断面c-c,然后流束再扩散至整个管嘴。现采用与孔

口一样的分析方法，以通过管嘴中心的水平面0-0为基准面，写出上游断面

1-1与收缩断面c-c的能量方程可得

n+26-2t+62 (3.59)
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这里与孔口不同的是c-c断面上的动水压强p。不等于大气压强，而水头损失

项的系数ζ则应和孔口出流基本上是一样的。

1

?

H

0- ?=

1

l=(3.

jc

lc

0

图3.28

th,=H+2.同样令1 从式(3.59)中解出v,为

.=e√2e(h+2m) (3.60)

=a上式中 称为管嘴的流速系数，其值应和孔口出流的流速系数基本

一样。

通过管嘴的流量：

Q=v.A,=v.·EA
或

Q=eφA√2g(H?+PEP) (3.61)

或

Q=μ4√2(h.+*) (3.62)

上式中 A为管嘴的横断面积，ε为收缩系数，μ为流量系数。
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比较管嘴出流和孔口出流的计算公式可知，在孔口面积相同的情况下，通

过管嘴的流量比孔口要大，因为两公式中μ值和A值都是相等的，而管嘴的有

效水头多了一项“ "不难看出，多出的水头值 恰为收缩断面上的真

空值，因此管嘴流量增大的原因，是由于管嘴内有真空存在。为了使管嘴内真

空存在，必须使管嘴有一定的长度，若管嘴长度1<(3～4)d,管嘴的真空区

有受破坏的可能，在这种情况下，就不能发挥管嘴可以增大流量的作用。如果

管嘴过长，由于管段的阻力加大，增加流量的作用也同样减弱。

例3.1 如图3.29 所示，在水塔引出的水管末端连接一个消防喷水枪，将

水枪置于和水塔液面高差H为10m的地

方，若水管及喷水枪系统的水头损失为

?

23m,试问喷水枪所喷出的液体最高能达

到的高度h为多少?(不计在空气中的能

量损失。)
H

解：液体从水塔流至喷水枪再喷至 h

最高点2,取水塔液面作为一个过水断

2g-0;面，该断面流速很小，可视’ 另

取水枪喷至最高位置末端为一断面，到

达最高点时水质点流速亦为零。以喷水
枪出口水平面为基准面，写出上述两断

面上点1和点2的能量方程：

0 01

图 3.29

n+m+2=h+ 2a th.
--0,同时2-0,2-0,因1,2两点均为大气压强， 代入上

式，得

h=7m

例3.2 如图3.30 所示，从一水面保持恒定不变的水池中引出一管路，该

管路末端流入大气，管路由三段直径不等的管道组成，其管径分别为d=

0.2m,d?=0.15m,d?=0.175m。若水池容积很大，水箱水头H=5m,行近

流速可以忽略(t?≈0),当不计管路的水头损失时，试求：

(1)出口流速v?及流量Q;

(2)绘出管路的测压管水头线及总水头线。
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0 ?

5mv?

0'-

d? dz d
|3
0'
3

o

图3.30

解：(1)以管轴中心线O'-0'为基准面，对水箱中远离出口的断面0-0

和管路出口断面3-3应用能量方程：

+2=5*2 th.
因行近流速可以忽略，且不计管路水头损失，令α?=1,并代入各已知量，有

H+0+0=0+0+2z+0
解得

v?=√2gH=√2×9.8×5m/s=9.899 m/s
通过管路的流量

Q=r,A?=9.899x34?×0.1752m'/s=0.238m'/s
(2)第一、二段管道的断面平均流速为

x3*07
-于21*a1g-.

令α?=α?=1,则第一、二、三段管道的流速水头分别为

2=12398m=2.931m
2-1239R2m=9.264m
2=12098m=5.000m

第一、二、三段管道的测压管水头分别为
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+=11-2=5m-2.931m=2.069m
3+=11-2=5m-9.264m=-4.264m
5*--=5m-5.000m=0m

由此绘出管路的总水头线和测压管水头线如图3.31 所示：

总水头线(不计损失)

节

测压管水头线

H
1 32

图3.31

3.5恒定总流的动量方程

前面讨论了水流的连续性方程和能量方程，它们在解决实际水力学问题中

具有重要的意义。但是对某些水力学问题，用能量方程求解就有一定的困难，

例如求急变流范围内液体对边界的作用力，若用能量方程求解，式中的水头损

失项一般很难确定，但又不能忽略。如果利用动量方程，则求解比较方便。

3.5.1 恒定总流动量方程的推导

由理论力学已知，质点系运动的动量定律可表达为：质点系的动量在某一方

向的变化，等于作用于该质点系上所有外力的冲量在同一方向上投影的代数和。

现依据上述普遍的动量定律，来推求表达液体运动的动量变化规律的方程。

今在恒定总流中，取出某一流段来研究，如图3.32 所示。该流段两端过

水断面为1-1及2-2。经微小时段 l' 2z4 42dr后，设原流段1-2移至新的位置 2'
u2

1'-2',从而产生了动量的变化。动 M N

量是矢量，设流段内动量的变化为 Hsd/
dd? dá? 2 2'y/A? 1'Ap,应等于1'-2'与1-2流段内液

体的动量Pr-z和p?-z之差，即 O"

△p=Pγ-z-P?-2 (3.63) 图3.32
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而P?-2是1-1'和1'-2 两段液体动量之和，即

(3.64)P?-2=P?-r+P+-2
同理

(3.65)Pt-z=Pγ-2+P?-z
虽然式(3.64)及式(3.65)中的P-2处于不同时刻，但因所讨论的水

流系恒定流，1'-2 流段的几何形状和液体的质量、流速等均不随时间而改变，

因此Pv-2也不随时间而改变。把式(3.64)及式(3.65)代入式(3.63),

可得

△p=p?-z-P?-r (3.66)

为了确定动量P?-x及P?-r,今在所取的总流中任意取一微小流束 MN
(图3.32),令断面1-1上微小流束的面积为dA?,流速为u?,则微小流束1-

1'流段内液体的动量为pu,drdA?·u。对断面A,积分，可得总流1-1'流段内
液体的动量为

P-r=|,pu,u,dad?,=pdt?,“,n,dA, (3.67)

同理

P?x=?,pt,u;dhd?,=pdt?,“,n,dh, (3.68

因为断面上的流速分布一般是不知道的，所以需要用断面平均流速v来代

替u,所造成的误差以动量修正系数β来修正，则以上两式可写作

P-=pdn?,tdA,=puiβ,n?Q
P?x=pdnβ???,u?dA?=pdnβ?n?Q?

(3.69)

(3.70)

比较式(3.67)及式(3.69)或式(3.68)及式(3.70),可知

ag
若过水断面上水流为渐变流，流速u和断面平均流速v与动量投影轴的夹角

(令该夹角为θ)可视为相等，故

(3.71)

动量修正系数是表示单位时间内通过断面的实际动量与单位时间内以相应的断

面平均流速通过的动量的比值。在一般渐变流中，动量修正系数值为1.02～

1.05,为计算简便计，常采用β=1.0。因为Q?=Q?=Q,将式(3.69),式
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(3.70)代入式(3.66)得

Ap=pQdr(β?v?-β?v?) (3.72)

设∑Fdt为dt时段内作用于总流流段上的所有外力的冲量的矢量和，于是

得恒定总流的动量方程为

pQ(β?v?-β?v?)=EF (3.73)

上式的左端代表单位时间内，所研究流段通过下游断面流出的动量和通过上游

断面流入的动量之差，右端则代表作用于总流流段上的所有外力的矢量和。

在直角坐标系中，恒定总流的动量方程式可以写成三个投影表达式：

pQ(β?v??-β?v?)=EF,

pQ(β?v?,-β?v?y)=EF, (3.74)

pQ(β?v?-β?v?)=EF?

式中v?,t??,v?为总流下游过水断面2-2 的断面平均流速在三个坐标方向的

投影；v?,v?y,v?为上游过水断面1-1的断面平均流速在三个坐标方向的投
影。ZF,EF,,EF,为作用在1-1与2-2断面间液体上的所有外力在三个

坐标方向的投影代数和。

上述推证过程中，仅仅是从简单的一元流出发，输出动量的只有下游过水

断面，输入动量的只有上游过水断面。事实上动量方程可以推广应用于流场中

任意选取的封闭控制体。现举例说明如下：

如图3.33 所示为一分叉管路，当对分叉段水流应用动量方程时，可以把

沿管壁以及上下游过水断面所组成的

封闭体作为控制体(图中虚线所示)。

在这种情况下，对该封闭体的动量方

程应为

pQ? 1

v? 2

pQ?β?v?+pQ?β?v?-pQ?β?v?=EF
D?- -pQ?

(3.75)

式中v?,v?,v?为三个过水断面上的平
均流速，EF为作用于控制体上的外力

矢量和。

2P?

3- 3

动量方程是水动力学中重要的基

本方程之一，应用较为广泛。在应用

动量方程式时要注意以下各点：

pQ?

图3.33

1.动量方程是矢量式，式中流速和作用力都是有方向的。因此，写动量

方程时，必须首先选定投影轴，并标明投影轴的正方向，然后把流速和作用力
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向该投影轴投影。凡是和投影轴的正向一致的流速和作用力均为正值，反之为

负值。投影轴是可以任意选择的，以计算方便为宜。

2.控制体也是可以任意选取的，但一般是取整个总流的边界为控制体边

界，对明渠水流来说总流的边界既有底部和侧壁的固体边界，也有自由水面边

界，控制体的横向边界一般都是取过水断面。

3.动量方程的左端，系单位时间内控制体内液体的动量改变值，必须是

输出的动量减去输入的动量，切不可颠倒。

4.当控制体某些边界面上的作用力恰好正是欲求的未知力时，其方向

事先尚不明确，这时可以先暂时假定一个方向，此后若所求得该力的计算

值为正，表明原假定方向正确，若所求得的值为负，表明与原假定方向

相反。

5.动量方程只能求解1个未知数，若方程中未知数多于1个时，必须借

助于和其他方程(如连续性方程、能量方程)联合求解。

3.5.2 恒定总流动量方程的应用

1.弯管内水流对管壁的作用力

由于弯管中水流为急变流，动水压强分布规律和静水压强不同，因此不能

用静水压力的计算方法来计算弯管中液体对管壁的作用力。

如图3.34所示的弯管，管轴中心线位于xOz铅垂平面上，弯道的转角为

θ,两端过水断面面积分别为A,与A?,断面平均流速分别为v?与v?,过水断

面形心处的相对压强分别为p?与p?,通

过管道的流量为Q,弯管中水体重量为

G,现分析弯管内的液体对管壁所作用

的总作用力。

在弯管中，由于水流方向的改变和

因管径变化产生流速大小的改变，从而

引起弯道水流动量的改变，这种动量改

变将引起水流对弯管的作用力。弯管内

水流可作为一个总流来应用动量方程，

并以x,z轴作为动量投影轴。因为液体

在y轴方向没有流动，不需要研究y方

向的动量变化问题。因为所提出的问题

是确定水流对管壁的作用力，所以控制

体的边界必须沿管壁的边界来选取，图

θ

1 z4P

A
O' xv
2

F v?
P?

FR θ A?
FR G 2

图3.34
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中虚线表示控制体。

作用于控制体的外力，包括控制体边界面上的表面力以及控制体内液体的

重力。控制体边界上的表面力，除两端断面上的动水压力外，还有管壁对水流

的反作用力F,F和水流对管壁的作用力大小相等方向相反。而水流对管壁

的作用力实际上包含了两部分，一部分是动水压力，另一部分是摩擦力。只要

求出反作用力F,也就得到了水流对管壁的总作用力。为了分析计算方便，

反作用力F可分解为x和z方向两个分力Fm与F。

兹假定两端断面上的动量修正系数相等，即β?=β?=β,并假定两端断面
上水流符合渐变流条件，其动水总压力等于形心点动水压强和过水断面积的乘

积，即

Fm=P?A?, F?=P?A?
沿x轴方向动量方程为

pQβ(v?-v;cosθ)=P?A?cosθ-P?A?+Fn

n=?=分，因1 代入上式可解出

Fm=0(A,-A,)-P?A?Cθ+p?A?
沿z轴方向动量方程为

(3.76)

pQβ[0-(-v?sinθ)]=-p?A,sinθ-G+F

由上式可解出

F=R0Q2A+pA,sinO+C (3.77)

将Fm与F合成即可得到总的反作用力F。
从物理概念不难理解，当液体沿弯管作曲线运动时，液体将对管壁有一个

离心力的作用，该离心力指向弯道外侧方向。由于弯管受有这个离心力的作

用，使弯头有发生位移的趋势，同时由于动水压力的脉动影响(关于动水压

力的脉动现象将在本书的下一章讲述)可以使管道产生振动，为此在工程上

大型管道转弯的地方，都设置有体积较大的砌体(称为镇墩)将弯道加以

固定。

2.水流对溢流坝面的水平总作用力

如图3.35所示溢流坝，液体流经坝体附近时，流线弯曲较剧烈，故坝面

上动水压强分布也不符合静水压强分布规律，不能按静水压力计算方法来确定

坝面上的动水总压力。
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图3.35

今以最简单的边界条件为例来进行分析，设河床横断面为矩形，其宽

度为b,坝上游水深为h,断面1-1的平均流速为v,坝下游水深为h,,

2-2断面平均流速为v,今以1-1与2-2断面及沿坝面(包括上下游部

分河床边界)与水流自由表面所围成的空间(图中虚线所示)作为控制

体，并把1-1和2-2断面取在符合渐变流条件的位置，以便于计算这两

个断面的动水压力。
若上下游河床均为平底，1-1和2-2断面流速与x轴方向平行，该两断

面上水流仅有沿x方向的流动，应用动量方程时只研究沿x轴方向的动量

变化。

作用于控制体上的外力在x轴方向的投影，包括1-1断面上的动水压力

Fm,2-2断面上的动水压力F,坝体对水流的反作用力(在水平方向)

F,F?包含了水流与坝面摩擦力在x方向的投影。液体的重力在x方向投影

为零。因

Fm=Zpgbh2, Fm=zpgbh2
ZF?=Fm-Fm-F=÷og(b2-b)-Fn

沿x轴方向动量方程为

pQ(β?v??-β?v?)=EF,
因

h=h=
=h=
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令β?=β?=β,于是动量方程为

A0Q(一)=b(h2-E)-F
由上式可解出

F=号M|pgh2-pgh,-2R(-) (3.78)

F的大小即为水流对坝体在水平方向的总作用力，它包括了上游坝面和下游

坝面水平作用力的总和。

3.射流对垂直固定平面壁的冲击力

如图3.36 所示，设从喷嘴中喷出的水流，以速度v?射向一与水流方向垂

直的固定平面壁，当水流被平面壁阻挡以后，对称地分开。沿壁面的流速为

v,若所考虑的流动在一个水平面上，则重力不起作用，求此时射流对壁面的

冲击力。
如图3.36b所示，今取喷嘴出口断面0-0与沿壁面流动的断面1-1与

2-2 之间总流的外边界线作控制体来应用动量方程，取与v?方向一致的x轴

为动量投影轴。作用于该控制体上x方向的外力有0-0断面上的动水压力，

以及平面壁对水体的反作用力F。在不计空气阻力时，反作用力F的大小，
也就是射流对壁面的冲击力。因射流从喷嘴流入大气后，0-0 断面上的动水

压强p?,可以认为与大气压相等，故其相对压强为零。于是写出x方向的动量

方程为

pQ(0-β?2?)=0-F
故

Fg=B?pQ?

0

0

to

召

-1

Po-
o

v

F x

2- -2

(a) (b)

图3.36
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例3.3 有一沿铅垂直立墙壁敷设的弯管如图3.37 所示，弯头转角为

90°,起始断面1-1与终止断面2-2间的轴线长度L为3.14m,两断面中心

高差△z为2m,已知1-1断面中心处动水压强p?为117.6kPa,两断面之间水

头损失h、为0.1m,管径d为0.2m,试求当管中通过流量Q为0.06m3/s时，

水流对弯头的作用力。

△z

d

2- -2

P?-
P F

zA g

0 英

θ

v?

Fg

F

(a) (b)

P?

图3.37

解：(1)求管中流速

-z=L9
(2)求2-2断面中心处动水压强p?

以2-2断面为基准面，对1-1与2-2 断面写能量方程为

A=++2=0+Pp+aa +h.
于是

Pp=A=+pg-h.
将h、=0.1m,p?=117.6kPa代入上式，可求出

Pr=pg(A=+-h.)=9.8(2+9.8?-0.1)APa=136.2KP?
(3)求弯头内水重

G=pgV=pgld2=9.8×3.14x34?×0.22kN=0.98kN
(4)计算作用于1-1断面与2-2 断面上动水总压力

Fm=p?Ff=117.6x3.14×0.2LN=3.7kN
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Fn=p?T=136.2x3.1440.2kN=4.28kN
(5)对弯头内水流沿x,z方向分别写动量方程

令管壁对水体的反作用力在水平和铅垂方向的分力为Fg及F,则沿x方

向动量方程为

pQ(0-βu)=Fm-FR

F=Fm+βQo=3.7+1×1×0.06×1.91kN=3.815kN

沿z方向动量方程为

pQ(-βu-0)=Fm-G-FR
Fm=Fm-G+βQu
=4.28kN-0.98kN+1×1×0.06×1.91kN=3.415kN

管壁对水流的总作用力为

Fn=√F+F=√3.8152+3.4152kN=5.12 kN
令反作用力 F。与水平轴x的夹角为θ,则

tno=F=0.895
θ=4148'

水流对管壁的作用力与F大小相等，方向相反。

思 考 题

3.1 “恒定流与非恒定流”、“均匀流与非均匀流”、“渐变流与急变流”等
三个概念是如何定义的?它们之间有什么联系?渐变流具有什么重要的性质?

3.2图a表示一水闸正在提升闸门放水，图b表示一水管正在打开阀门

放水，若它们的上游水位均保持不变，问此时过水断面1-1和2-2的水流是

否符合A?v?=A?v?的连续方程?为什么?

?

2

1 2 li

12
中

12

(a) (b)

思3.2
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3.3能量方程中各项的几何意义和能量意义是什么?

3.4 关于水流去向问题，曾有以下一些说法如：“水一定是从高处向低处

流”,“水是由压力大的地方向压力小的地方流”,“水是由流速大的地方向流

速小的地方流”,这些说法对吗?试用基本方程论证说明。

3.5 什么叫总水头线和测压管水头线?水力坡度?均匀流的测压管水头

线和总水头线的关系怎样?

3.6 总流的动量方程为EF=pQ(β?v?-β?v?),试问：

(1)EF中都包括哪些力?

(2)如果由动量方程求得的力为负值则说明了什么问题?

习题

u=“(6-3.1圆管中流速为轴对称分布(题3.1图),其分布函数为

r2),u为距管轴中心为r处流速。若已知r?为2cm,u为0.1m/s,求通过水

管流量Q、断面平均流速v、过水断面的动能修正系数α及动量修正系数β。

3.2 从水池引出一直径d为12cm的水管(如图所示),已知从进口至管

0.52 (v为水管中断面平均流速),求通过管道的道出口之间水头损失h。为

流量Q。

又

tm 5m

oI 在

\u

-d

题3.1 题3.2

3.3 为将水库中水引至堤外灌溉，安装了一根直径d为20cm的虹吸管

(如图所示),当不计水头损失时，问通过虹吸管的流量Q为多少?在虹吸管

顶部s点处的压强为多少?

3.4 有一抽水系统，如图所示，已知管径d=15cm。当抽水流量Q=

0.030m3/s时，吸水管(包括进口)水头损失h、=1.0m,如限制吸水管末端

断面A中心点的真空值不超过68.68kN/m2,求水泵的最大安装高度h
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5

21m
▽

3 m 0

吸水管

hm
又

td A

A!

0

1'

题3.3 题3.4

3.5 有一大水箱，下接一水平管道如图。已知大管和收缩段管径分别为

d?=5cm和d?=4cm,水箱水面与管道出口中心点的高差为H=1m,水箱面积

很大，如不计水头损失，问容器A中水是否会沿管B上升?如上升，上升高

度h为多少?

号

H

d d3 2d
0 0
3 2B、 月路

A

题3.5

3.6 有一从水箱引水的管道，如图所示，等直径管段ABC的直径d?=

20cm,收缩段CD末端直径d?=10cm,图中高差h=5m,H=25m,管段AB、

=2.02,hLm=0.82,ho=0.22BC、CD的水头损失分别为h 其中v

为管段ABC中流速，求通过管道的流量及断面3-3中心的动水压强P?。

1 又

Ar

1

0

31

hB

3 H

2t C -0
2d, D d?

题3.6
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3.7图示一平板闸门门宽b为2m,当通过流量Q为8m3/s时闸前水深H

为4m,闸孔后收缩断面水深h.为0.5m,求作用于平板闸门上的动水总压力

(不计摩擦力)。

3.8图示一拦河滚水坝，当通过流量Q为40m/s时，坝上游水深H为

10m,坝后收缩断面处水深h。为0.5m,已知坝长L为7m,求水流对坝体的水

平总作用力。

又
又

H
C

h

c

H
c

e

h

题3.7 题3.8

3.9一四通叉管(如图所示),其轴线均位于同一水平面内，两端输入

流量Q?=0.2m3/s,Q?=0.1m3/s,相应断面动水压强p?=20kPa,p?=15kPa,

两侧叉管直接喷入大气。已知各管管径d?=0.3m,d?=0.2m,d?=0.15m,

θ=30°,试求交叉处，水流对管壁的作用力(忽略摩擦力)。

Q?
d2

d?

Q?- θ
θ

d?
Q?

d? Q?

题3.9

3.10图示一矩形明渠宽4m,渠中设有薄壁堰，堰顶水深1m,堰高2m,

下游水深0.8m。已知通过堰的流量Q=6.8m3/s,堰后水舌内外均为大气，试

求堰壁上所受的水平总压力(上下游河底为平底，河底摩擦力可以忽略)。

3.11图示贮水器内水面保持恒定，底部接一铅垂直管输水，直管直径

d?=100mm,末端收缩管嘴出口直径d?=50mm,若不计水头损失，求直管中

A,B两断面的压强水头。
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又

3m

1m

2m
?

0.8m

A-

B-
d?

A

B

2 2

d?

2m

4 m

题3.10 题3.11

3.12 设有一股自喷嘴以速度v?喷射出来的水流，冲击在一个与水流方向

成α角的固定平面壁上，如图所示，当水流冲击到平面壁后，分成两股水流流

出冲击区，若不计重量(流动在一个水平面上),并忽略水流沿平面壁流动时

的摩阻力，试推证沿着射流方向施加于平面壁上的压力F,=p·Q·v? sin2a,
并求出Q?与Q?各为多少?

0
Q
%

1、

a

?

T'

Q?

2、 0

v?
Q?” 2

题3.12

3.13图示水平放置的水电站压力钢管分岔段，用混凝土支座固定，已知

主管直径D=3.0m,两个分岔管直径d=2.0m,转角α=120°,主管末端压强

p=294kPa,通过总流量Q=35m3/s,两分岔管的流量相等，动水压强相等，

损失不计，试求水对支座的总推力。

3.14 一水管将水流射至一曲面上，并沿曲面以与水平轴成45°角射出，

其纵剖面图如图所示，已知水管末端直径d=10cm,流量Q=0.060m/s,水

流在曲面内的平均长度1=1.5m。设水流流入和流出曲面时的流速大小不变，

求水流作用于曲面上的力及其方向。
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P?
卫

D a 60°
LO x

FRFe

y
Fg

题3.13

z4

457

卫
曲面

v
24

FR

0 女 0~ 女

题3.14

3.15图示射流自喷嘴中水平射出，冲击在一块与射流方向垂直的正方

形平板上，平板为等厚度，边长为30cm,平板上缘悬挂在铰上(铰摩擦力

不计),当射流冲击到平板中心上后，平板偏转30°,以后平板不再偏转。

设喷嘴直径d=25mm,喷嘴前渐变流起点处压力表读数为1.96N/cm2,该

断面平均流速v=2.76m/s,喷嘴的局部水头损失系数ζ=0.3,求平板的

质量为多少?

●

压力表

1
2

2
1d=25 mm

15 cm

30

o?

mg

题3.15
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3.16如图所示船闸，闸室长l=100m,宽b=10m,上、下游闸门上的

充放水孔面积A=1m2,孔口的流量系数μ=0.65,上游孔口的作用水头H=

2m,上、下游水位差z=4m,试求：

(1)闸室的充水时间t?(充水时下游放水孔全闭，上游充水孔全开);
(2)闸室的放水时间t?(放水时上游充水孔全闭，下游放水孔全开)。

H

2|

题3.16



4流动阻力与水头损失

在前一章中已经讨论过理想液体和实际液体的能量方程式。因实际液体具

有粘滞性，在流动过程中会产生水流阻力，克服阻力就要耗损一部分机械能，

转化为热能，造成水头损失。水头损失与液体的物理特性和边界特征均有密切

关系，所以本章首先对两种不同物理特性的液体(理想液体和实际液体)在

不同边界条件下所产生的液流特征加以剖析，弄清楚水头损失的物理概念。又

因水头损失的变化规律与液流型态有密切关系，所以本章在阐明液流型态及其

特征的基础上，再讨论水头损失的变化规律及其计算方法。

4.1 水头损失的物理概念及其分类

在实际液体的能量方程中有一项水头损失h。,而在理想液体的能量方程

式中则没有。为什么实际液体在流动过程中会产生水头损失呢?

现在举两个例子来说明。

图4.1所示为液体在固体平面上流动的情况。若液体是没有粘滞性的理想

液体，边界面就没有滞水作用，液流为平行直线流，过水断面上流速分布是均

匀的，液体流动过程中没有任何能量损失。但实际液体是有粘滞性的，与边界

面接触的液体质点将粘附在固体表面上，它们之间没有相对运动，流速为零，

所以在边界面的法线方向上流速必然从零迅速加大，过水断面上的流速分布是
不均匀的，因此相邻两流层之间都有相对运动。由于粘滞性的作用，有相对运

动的两流层之间就有内摩擦切应力发生。液体流动过程中要克服这种摩擦阻力

就要作功，作功就要损耗一部分液流的机械能，转化为热能而散失。在水力学

中，能量损失都是用单位重量的液体所损失的能量来表示。在固体边界平直的

水道中，单位重量的液体自一断面流至另一断面所损失的机械能就叫作该两断

流线 流线 流速分布流速分布

理想液体 实际液体

图4.1
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面之间的水头损失，这种水头损失是沿程都有并随流程长度而增加的，所以叫

作沿程水头损失，常用h,表示。
图4.2所示为液体流经圆柱体的情况。现取针对圆柱体圆心的一条流线来

看。液体质点沿这条流线流向圆柱体时，流线间距逐渐增大，流速逐渐降低，

由能量方程可知，压强必然逐渐增加。当液体质点流至A点时，流速减低到

零，此时全部动能转化为压能，压能增加到最大。A点叫作驻点。液体质点到

达驻点后，停滞不前，以后继续流来的质点就要进行调整，将部分压能转化为

动能，改变原来流动的方向，沿圆柱面两侧继续向前流动。

D

B Ak

C-

理想液体

C-
D

实际液体

图4.2

现在再来看看液体质点沿圆柱面流动的情况。
在理想液体情况下，液体质点由A点流到C点，由于圆柱面的弯曲，使

液流挤压，流速沿程增加，压强沿程降低(即部分压能转化为动能)。从C点

到B点，由于圆柱面的弯曲，使液流转为扩散，流速逐渐降低，压强逐渐增大

(即部分动能转化为压能)。因为理想液体是没有粘滞性的，液体质点沿圆柱

面流动过程中只有动能与压能的相互转化，没有能量损失。从A点到C点所

获得的动能刚足以提高从C点到B点的压能，因此当液体质点前进到B点时，

其流速与压强仍保持A点时的数值。

在实际液体的情况下就完全不同。从A点到C点为增速降压区，从C点

到B点为降速增压区，但实际液体是有粘滞性的，液体沿圆柱面流动时沿程要

损失一部分能量，所以从C点到B点时不可能同理想液流一样有足够的动能

去恢复全部应有的压能，可能到一定位置，例如 D点，液体质点的动能已全

部转化为压能，流速降低到零。以后继续流来的质点就要改变流向，减缓液流

扩散程度，使部分压能转化为动能，沿另一流线方向流去，这样就使主流脱离

了圆柱面，圆柱面后面的液体随即填补主流所空出的区域，形成旋涡。这些旋

涡随流带走，由于液体的粘滞作用，旋涡经过一段距离后，逐渐消失。在该旋

涡区中，涡体(共同旋转的质点群)的形成、运转和分裂，以及流速分布改

变过程中液体质点相对运动的加强，都使内摩擦增加，产生较大的能量损失，
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这种能量损失是发生在局部范围之内的，叫作局部水头损失，常用h,表示。

在实际水利工程中产生旋涡区的情况是经常遇到的，当液体沿纵向边界流动

时，只要局部地区边界的形状或大小改变(如管道或河渠中的断面突然扩大

或缩小或流向有急剧变化),或有局部障碍(如管道中的阀门等),液流内部

结构就要急剧调整，流速分布发生改变，流线发生弯曲，并产生旋涡，在这些

局部地区都有局部水头损失(图4.3)。在有些情况下，局部地区边界形状及

大小的改变，液流内部结构在调整过程中，并不伴生旋涡，也会产生局部水头

损失(如流线型的管道进口、管道或河渠中断面逐渐扩大或缩小等),这是因

为流线发生弯曲，流速分布发生变化的过程中，都会加剧液体质点间的相对

运动。

旋涡区
旋涡区

图 4.3

由以上分析可知，液流产生水头损失必须具备两个条件：(1)液体具有

粘滞性；(2)由于固体边界的影响，液流内部质点之间产生相对运动。前者

是主要的，起决定作用。若液体是有粘滞性的，即使固体边界是平直的，由于

边界滞水作用，引起过水断面流速分布不均匀，也可使液流内部质点之间发生

相对运动，从而产生切应力。若液体是没有粘滞性的理想液体，即使边界轮廓

发生急剧变化，引起流线方向和间距的变化，也只能促使机械能的互相转化

(如动能转化为压能或压能转化为动能等),不可能引起水头损失。把水头损

失区分为沿程损失与局部损失，对液流本身来说，仅仅在于造成水头损失的外

在原因有所不同而已，丝毫不意味着这两种水头损失在液流内部的物理作用方

面有任何本质上的不同。就液流内部的物理作用来说，水头损失不论其产生的

外因如何，都是由于液流内部质点之间有相对运动，因粘滞性的作用，产生切

应力的结果。
某一流段沿程水头损失与局部水头损失的总和称为该流段的总水头损失。

所以实际液体总流能量方程式中的总水头损失，可用下式表示：

h=Sh+2h (4.1)
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式中三h,代表该流段中各分段的沿程水头损失的总和；Zh,代表该流段中各种
局部水头损失的总和。

4.2液流边界几何条件对水头损失的影响

产生水头损失的根源是实际液体本身具有粘滞性，但固体边界纵横方向的

几何条件(即边界轮廓的形状和大小)对水头损失也有很大的影响。

4.2.1 横断面形状和大小

液流边界横断面形状和大小对水流的影响可用过水断面的水力要素来表

征，如过水断面的面积A、湿周x及水力半径R等。

仅根据过水断面面积的大小还不足以说明液流边界横断面几何形状和大小

对水流的影响。例如两个不同形状的断面，一为正方形，一为扁长矩形，虽其

过水断面面积相等，而且其他条件也相同，但扁长矩形渠槽中的液流所受到的

阻力要大些，因而水头损失也要大些，这是因为扁长矩形渠槽中的液流与固体

边界接触的周界要长些。液流过水断面与固体边界接触的周界线叫作湿周，常

用x表示。湿周也是过水断面的重要水力要素之一。湿周愈大，水流阻力及水

头损失也愈大。

但两个过水断面的湿周相等，而形状不同，则过水断面面积一般是不相等

的，虽通过同样大小的流量，水流阻力和水头损失也不相等，因为面积较小的

过水断面液流通过的流速较大，流速大，水流阻力及水头损失也大。

所以，以过水断面面积A或湿周x中任何一个水力要素来表征过水断面的

水力特征都是不够全面的，只有把两者互相结合起来才较为全面。过水断面的

面积A与湿周x的比值称为水力半径，即

R=A (4.2)

水力半径是过水断面的一个非常重要的水力要素，许多重要的水力学公式中都

包含有这个要素。水力半径的量纲是长度L,常用单位为m。例如直径为d的

A=,x=md,故水力半径为圆管，当充满液流时，

4号号 (4.3)
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4.2.2 纵断面形状

因边界纵向轮廓的不同，可有两种不同形式的液流：均匀流与非均匀流。

按均匀流的定义可知，沿水流长度方向上各过水断面的水力要素及断面平

均流速都是保持不变的。所以，均匀流时只有沿程水头损失，而且各单位长度

上的沿程水头损失也是相等的，总水头线应为一直线。又因各过水断面平均流

速相等，所以各过水断面上的流速水头也是相等的。由此可知，均匀流时总水

头线和测压管水头线是相互平行的直线(图4.4)。

总水头线 h?
Ah=h?

测压管水头线

?

L

图4.4

非均匀流与均匀流不同，沿水流长度方向上各过水断面的形状及大小是不

相等的，各过水断面上的流速也是不等的，所以非均匀流单位长度上的水头损

失也不相等，总水头线和测压管水头线是互不平行的曲线(图4.5)。

即心
h 总水头线

即脱

v
Ao

?

图 4.5

均匀流时无局部水头损失，非均匀渐变流时局部水头损失可忽略不计，非

均匀急变流时两种水头损失均有。下面先研究沿程水头损失，然后再讨论局部
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水头损失。因为均匀流时只有沿程水头损失，所以研究沿程水头损失只要研究

均匀流的水头损失就可以了。

4.3均匀流沿程水头损失与切应力的关系

4.3.1均匀流的切应力

在管道均匀流(图4.6a)或明渠均匀流(图4.6b)中，任意取出一段总

流来分析。设总流与水平面成一角度α,过水断面面积为A,该段长度为l。令

P?,P?分别表示作用于断面1-1及2-2的形心上的动水压强；z,z?表示该

两断面形心距基准面的高度。作用在该总流流段上有下列各力：

1.动水压力：作用在断面1-1上的动水压力Fm=Ap?,作用在断面2-2

上的动水压力Fm=Ap?;

2.重力：重力G=pgAl;

3.摩擦阻力：因为作用在各个流束之间的内摩擦力是成对地彼此相等而

方向相反的，因此不必考虑。需要考虑的仅为不能抵消的总流与粘着在壁面上

的液体质点之间的内摩擦力。令r?为总流边界上的平均切应力，则总摩擦力
F=lxr?,式中x为总流过水断面与壁面接触的周界线长，即湿周。

au
2g-

P?
pg (

2?

T

总水头线

测压管水头线

h f

a
2g

石
D

Ta

1.
G 2

Pp2
F2

22

目高
Ⅱ

摩刚

2?

总水头线
测压管水头线
(水面线)

h?

卫

o
G

2g2
岛

z22

0- -0

(a)

0- 0

(b)

图 4.6

因为均匀流没有加速度，所以各作用力处于平衡状态，写出流动方向的平

衡方程为
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Fm-Fm+Gsina-F=0
即

Ap?-Ap?+pgAlsina-lxr?=0

由图4.6可知sina=,,代入上式，各项用pgA除之，整理后得

(+m)-(3+)=A (4.4)

因断面1-1及2-2的流速水头相等，则能量方程为

(x+m)-(x+)=h
式(4.4)可改写成

h?=X=R (4.5)

因气=1,故上式也可写成
To =pgRJ (4.6)

式(4.5)或式(4.6)就是均匀流沿程水头损失与切应力的关系式。

液流各流层之间均有内摩擦切应力r存在，在均匀流中任意取一流束按上

述同样方法可求得

r=pgR'J (4.7)

式中 R'为流束的水力半径；J为均匀总流的水力坡度。

由式(4.6)及式(4.7)可得

子
R=4=2.对圆管均匀流来说， 式中 r?为圆管的半径，则距管轴为r处

的切应力为

T=70 (4.8)

所以圆管均匀流过水断面上切应力是按直线分布的，圆管中心的切应力为

零，沿半径方向逐渐增大，到管壁处为Too

用同样方法，可求得水深为H的宽浅明渠均匀流切应力的分布规律为

r=(1-f)。 (4.9)

所以在宽浅的明渠均匀流中，过水断面上的切应力也是按直线分布的，水
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面上的切应力为零，离渠底为y处的切应力为r,至渠底为To。
欲应用上述公式求切应力r或求沿程水头损失h,必须先知道r?,因此现

在的问题就归结到液流阻力规律的探讨。

4.3.2 切应力的影响因素

大量试验研究表明，边界切应力r?与下列因素有关：断面平均流速v、水

力半径 R、液体密度p、液体的动力粘度η及粗糙表面的凸出高度△,即

T?=f(R,v,p,η,△) (4.10

根据量纲分析(详见本书11.1节),边界切应力的表达式为

To=82 (4.11)

式中λ是表征沿程阻力大小的一个量纲一的系数，称为沿程阻力系数。它和水

流雷诺数，壁面凸出高度和水力半径之比有关，可表示为

A=/(e,会) (4.12)

4.3.3 均匀流的沿程水头损失

将式(4.11)代入式(4.5),得

A?=Ag2 (4.13)

上式就是计算均匀流沿程水头损失的一个基本公式，也叫达西(Darcy)公式。

R=4,对圆管来说，水力半径 ,故达西公式也可写作

A?=A÷2 (4.14)

液体运动的水流阻力和沿程水头损失都与液流型态有关，所以无论要求解

T?或λ或h?都必须研究液流型态。

4.4 液体运动的两种型态

1883年雷诺(Reynolds)曾用试验揭示了实际液体运动存在的两种型态即

层流和湍流的不同本质。

4.4.1 雷诺试验

图4.7所示为雷诺试验装置的示意图。试验时将容器装满液体，使液面保
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持稳定，使水流为恒定流。试验时将阀门K?徐徐开启，液体自玻璃管中流出，

然后将颜色液体的阀门K?打开，就可看到在玻璃管中有一条细直而鲜明的带

色流束，这一流束并不与未带色的液体混杂，如图4.8a所示。再将阀门K,逐

渐开大，玻璃管中流速逐渐增大，就可看到带色流束开始颤动并弯曲，具有波

形轮廓(图4.8b)。然后在其个别流段上开始出现破裂，因而失掉了带色流束

的清晰形状。最后在流速达到某一定值时，带色流束便完全破裂，并且很快扩

散成布满全管的旋涡，使全部水流着色(图4.8c),说明此时流体质点已互相
混掺。管中旋涡也就是由许多大小不等的共同旋转的质点群所组成，这些质点

群叫作涡体。

颜色水

K?

水
1

h?

2

2

K?

图4.7

颜色水 颜色水 颜色水

(a) (b)

图4.8

(c)

以上试验表明，同一液体在同一管道中流动，当流速不同时，液体可有两

种不同型态的运动：

当流速较小时，各流层的液体质点是有条不紊地运动，互不混杂，这种型

态的流动叫作层流。

当流速较大时，各流层的液体质点形成涡体，在流动过程中，互相混掺，

这种型态的流动叫作湍流。
当试验以相反的程序进行时，则观察到的现象就以相反的程序而重演，但

在湍流转变为层流时流速的数值要比层流转变为湍流时小。

若在玻璃管的两个断面1-1及2-2上各安一根测压管，则可测出断面
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1-1至2-2间的水头损失。由能量方程式得

3+m+2=m++2+h
因2=,22 =h 这就是说，两根测压管中的水柱差即
为断面1-1至2-2的沿程水头损失。

E据雷诺试验的结果，液流型态不同，沿

程水头损失的规律也不同。若以lgv为横轴，

以lgh,为纵轴，将试验数据绘出，如图4.9

所示。相应于液体运动型态转变时的流速叫

作临界流速。若试验时流速自小变大，则层

流维持至C点才能转变为湍流。C点所对应

的流速叫上临界流速v。若试验自相反程序

进行，则湍流维持至B点才转变为层流，B

点所对应的流速叫作下临界流速v。BC之间

的液流型态依试验的程序而定，可能为层流

也可能是湍流，称为过渡区。线段AC及 ED

可用下列方程式来表示：

lgh?

θ?Dg

8
C

B?

θ?
A

O1 va lgv

图4.9

lgh?=lgk+mlg
式中 lgk 为截距，m为直线的斜率。上式可表示成指数形式，即

h?=kv" (4.15)

据试验结果：层流时适用直线AC,θ?=45°,即m=1,所以层流时沿程水

头损失是与流速的一次方成比例的。湍流时适用直线 DE,O?>45°,m=

1.75～2,所以湍流时沿程水头损失是与流速的1.75～2 次方成比例的。由此

可见，液流型态不同，m的取值亦不同。因此，欲确定沿程水头损失必须首先

判别液流的型态。

4.4.2 液流型态的判别

雷诺试验的结果发现，临界流速与液体的密度p、动力粘度η及管径d都
有密切关系，并提出液流型态可用下列量纲一的数来判断：

Re=- (4.16)

Re 即为雷诺数。液流型态开始转变时的雷诺数叫作临界雷诺数。若用下临界

流速代入上式，则求得的雷诺数叫作下临界雷诺数Re。。若用上临界流速代入
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上式，则求得的雷诺数叫作上临界雷诺数Re。

经大量试验证明，圆管中液流的下临界雷诺数是一个比较稳定的数值，即

Re2≈2000 (4.17)
但上临界雷诺数是一个不稳定的数值，Re=12000～20000,在个别情况

下也有高达Re。=40000～50 000 的，这要看液流平静程度及来流有无扰动而

定。凡雷诺数大于下临界雷诺数时，即使液流原为层流，只要有任何微小扰

动，就可以使层流变为湍流。在实际工程上扰动总是存在的，所以上、下临界

雷诺数之间的液流是极不稳定的，在实用上都可以看作是湍流。因此判别液流

型态以下临界雷诺数为标准：实际雷诺数大于下临界雷诺数时就是湍流，小于

下临界雷诺数时一定是层流。

以上试验虽然都是以圆管液流为对象，但其结论对其他边界条件下的液流

也是适用的，只是边界条件不同时，下临界雷诺数的数值不同而已。例如：明

渠及天然河道Re。=P~500,式中R为水力半径；平行固体壁之间的液流

Re,=~1000,,式中 b为两壁之间的距离。
4.4.3 湍流形成过程的分析

由雷诺试验可知，层流与湍流的主要区别在于湍流时各流层之间液体质点

有不断的互相混掺作用，而层流则无。涡体的形成是混掺作用产生的根源。下

面讨论涡体的形成过程。

由于液体的粘滞性和边界面的滞水作用，液流过水断面上的流速分布总是

不均匀的，因此相邻各流层之间的液体质点就有相对运动发生，使各流层之间

产生内摩擦切应力。对于某一选定的流层来说，流速较大的邻层加于它的切应

力是顺流向的，流速较小的邻层加于它的切应力是逆流向的(图4.10)。因此

该选定的流层所承受的切应力，有构成力矩，使流层发生旋转的倾向。由于外

界的微小干扰或来流中残存的扰动，该流层将不可避免地出现局部性的波动，

随同这种波动而来的是局部流速和压强的

重新调整。如图4.1la所示，波峰附近由于

发生流线间距变化，在波峰上面，微小流

束过水断面变小，流速变大，根据伯努利

方程，压强要降低；而波峰下面，微小流

束过水断面增大，流速变小，压强就增大。

在波谷附近流速和压强也有相应的变化，

流速分布曲线

车选定流层

图4.10
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但与波峰处的情况相反。这样就使发生微小波动的流层各段承受不同方向的横

向压力F。显然，这种横向压力将使波峰愈凸，波谷愈凹，促使波幅更加增大

(图4.11b)。波幅增大到一定程度以后，由于横向压力与切应力的综合作用，

最后，使波峰与波谷重叠，形成涡体(图4.11c)。涡体形成以后，涡体旋转

方向与水流流速方向一致的一边流速变大，相反一边流速变小。流速大的一边

压强小，流速小的一边压强大，这样就使涡体上下两边产生压差，形成作用于

涡体的升力(图4.12)。这种升力就有可能推动涡体脱离原流层而掺入流速较

高的邻层，从而扰动邻层进一步产生新的涡体。如此发展下去，层流即转化为

湍流。

F F (F /F

F F F

(a) (b) (c)

图 4.11

升力

涡 体

图4.12

涡体产生并不一定就能形成湍流。一方面因为涡体由于惯性有保持其本身

运动的倾向，另一方面因为液体是有粘滞性的，粘滞作用又要约束涡体的运

动，所以涡体能否脱离原流层而掺入邻层，就要看惯性作用与粘滞作用两者的

对比关系。只有当惯性作用与粘滞作用相比强大到一定程度时，才可能形成

湍流。
现在来分析液体质点所受惯性力和粘滞力的量纲。惯性力F的量纲式为

dimF=dim(ma)=dim(pV)=dim(pVdi)=dim(pl)
粘滞力F?的量纲式为
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imF;=din(74)=dim(η4)=dim(pmln)
dimf,=dm(t)=dim(号),惯性力与粘滞力的量纲之比 恰好与雷诺数

的定义式相同。

所以雷诺数是表征惯性力与粘滞力的比值，这就是可以用雷诺数来判别液

流型态的道理。
由以上分析可知：湍流形成的先决条件是涡体的形成，其次是雷诺数要达

到一定的数值。如果液流非常平稳，没有任何扰动，涡体不易形成，则雷诺数

虽然达到一定的数值，也不可能产生湍流，所以自层流转变为湍流时，上临界

雷诺数是极不稳定的。反之，自湍流转变为层流时，只要雷诺数降低到某一数

值，即使涡体继续存在，若惯性力不足以克服粘滞力，混掺作用即行消失，所

以不管有无扰动，下临界雷诺数是比较稳定的。

由雷诺试验证明了不同液流型态，沿程水头损失的规律是不同的。在实际

水利工程中所遇到的水流大多数是湍流，所以下面对层流沿程水头损失的计

算，只以圆管层流为例子作一简单介绍，对湍流则将作较详细的讨论。

4.5圆管中的层流运动及其沿程水头损失

圆管中的层流运动，可以看作是由许多无限薄的同心圆筒层一个套一个地

运动着，因此每一圆筒层表面的切应力都可按牛顿内摩擦定律来计算，即

r=-n# (4.18

出因各圆筒层的流速u,是随半径r的增加而递减的，故 为负值。

由式(4.7)可知圆筒层表面的切应力为

r=peRJ= (4.19)

由式(4.18)及式(4.19)得

=-n
两边积分整理后，可得

n,=-+C
式中C为积分常数。
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当r=r,时，u,=0,代人上式得C=。 将C值代入，得流速分布公式：

a.=4(6-F) (4.20)

上式表明，圆管层流的流速在横断面上呈抛物

线形分布(图4.13)。 ? “
圆管层流的断面平均流速为 d

图4.13

故

J=气=32F
或

A. (4.21)

上式就是计算圆管层流沿程水头损失的公式。此式表明：在圆管层流中，

沿程水头损失与断面平均流速的一次方成比例，这与雷诺试验的结果完全一

致。若用达西公式的形式来表示圆管层流的沿程水头损失，则由

A.=A2
可得

A= (4.22)

由此可知，圆管层流中沿程阻力系数λ仅系雷诺数的函数，且与雷诺数成

反比。

例4.1 推求图4.14 所示的二维明渠层流的沿程阻力系数、动能修正系数

和动量修正系数。

解：设二维明渠层流的水深为H,距渠底距离为y的a点的切应力为

r=pgR'J
由于R'=H-y,故有

T=pg(H-y)J
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Ta-

y

O 文

图4.14

 而根据牛顿内摩擦定律，a点处水流的切应力为

r=m#
联立解以上两式，可得

du=(-y)dy
积分得

u=E!?(H-y)dy=+(Hy-号)+c
在渠底y=0处，u=0,代入上式求得C=0。于是有

a=(-号)
上式表明二维明渠层流在横断面上的流速呈抛物线分布。在水面y=H

n=u=。处，

二维明渠层流的断面平均流速为

(t?)子
将J=气代入上式，可得

6-2#
上式表明二维明渠层流的沿程水头损失与断面平均流速的一次方成正比。

以水力半径R=H代入上式，整理可得

h.-744R2
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可见,二维明渠层流的沿程阻力系数λ=。
动能修正系数

(0
动量修正系数

(号02
采用同样的方法可推导出圆管层流的动能修正系数α=2,动量修正系数

B=号。 可见层流的动能修正系数和动量修正系数都比1大得多，这主要是由
于层流在横断面上的流速分布很不均匀造成的。

4.6 湍流的特征

4.6.1 运动要素的脉动

湍流的基本特征是许许多多大小不等的涡体相互混掺着前进，它们的位

置、形态、流速都在时刻不断地变化着。因此当大小不一的涡体连续通过湍流

中某一定点时，必然会反映出这一定点上的瞬时运动要素(如流速、压强等)

随时间发生波动的现象，这种现象就叫作运动要素的脉动。

根据欧拉法，若在恒定流中选定某一空间定点，观察液体质点通过该点的

运动状态，则在该定点上，不同时刻就有不同液体质点通过，各质点通过时的

流速方向及大小都是不同的。某一瞬间通过该定点的流体质点的速度称为该定

点的瞬时流速。任一瞬时流速总可分解为三个分速度u,,u,,u。若以瞬时流
速的分速u,为纵轴，以时间t为横轴，即可绘出u,随时间而变化的曲线

(图4.15a)。试验研究的结果表明：瞬时流速虽有变化，但在足够长的时间过

程中，它的时间平均值是不变的。

若取一足够长的时间过程T,在此时间过程中的时间平均流速为

π,=÷[,d (4.23)

图4.15中AB线即代表时间平均流速曲线。恒定流时，AB与t轴平行

(图4.15a),即时间平均流速是不随时间而变化的。非恒定流时，AB是与t轴
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图4.15

不平行的曲线(图4.15b),即时间平均流速是随时间而变化的。

湍流时各运动要素时间平均值的这种规律性的存在，对湍流的研究带来很

大的方便。只要建立了时间平均的概念，则以前所提到的分析水流运动规律的

方法，对湍流的运动仍可适用。例如，对湍流来说，流线是指时间平均流速场

的流线，流束是指时间平均流速的流束，恒定流是指时间平均的运动要素不随

时间而变化的液流，非恒定流是指时间平均的运动要素随时间而变化的液流，

等等。

瞬时流速与时间平均流速之差叫作脉动流速u,即

u'=u?-u, (4.24)

这样，就可把瞬时流速看成是由时间平均流速与脉动流速两部分所组成

的，即

u,=ū,+u (4.25)

而脉动值u,的时间平均总是等于零的。例如，对脉动流速u,=u,-u,进

行时间平均

G=÷?d=÷?d-÷?π,di
号?wi=π,又因可，为常数，号?π,d=÷σ,[di=π,由式(4.23)可知 ,故

=÷?;di=π,-π,=0
其他运动要素如动水压强也可用同样方法来表示：

p=P+p' (4.26)
并用同样方法可证

F=÷?p=0
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研究液体运动规律时，常用脉动流速的均方根值来表示脉动幅度的大小。

在数理统计中，此值常用符号δ来表示，即

8=√ (4.27)

脉动流速的均方根值δ与时均特征流速v的比值称为湍动强度，以T.表

示，即

n.-2 (4.28)

式中v时均特征流速，对明渠流或管流，时均特征流速常采用断面平均流速；

对绕流问题则用远离物体的时均流速。

图4.16 所示为根据明渠试验资料绘制的湍动强度沿水深的变化曲线。

图中h为水深，y为距槽底的距离，T为x方向流速的湍动强度，T为y方

向流速的湍动强度。由图可知：靠近槽底附近湍动强度最大，靠近水面湍动

强度最弱。这是因为靠近槽底处的流速梯度和切应力都比较大，加之槽壁粗

糙度干扰的影响也较强，因此靠近槽底附近最容易形成涡体，是涡体的发

源地。

1.0r
d

0.8
T

0.6

y/h 9

0.4

9

0.2 B

0L 0.02 0.040.06 0.08 0.100.120 0.14

√2o

图 4.16

4.6.2 湍动产生附加切应力

在层流运动中由于流层间的相对运动所引起的粘滞切应力可由下式计算：

r=n#
但湍流运动则不同，各流层间除有相对运动外，还有质点交换。因此，湍

流切应力的计算，应引用时间平均的概念，把湍流运动两流层之间的时均切应
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力7看作是由两部分所组成：第一部分为由相邻两流层间时间平均流速相对运

动所产生的粘滞切应力；第二部分为纯粹由脉动流速所产生的附加切应力

7?。所以湍流总切应力为

7=71+T (4.29)

湍流时均粘滞切应力与层流时一样计算，其公式为

元=7# (4.30)

计算附加切应力的公式可应用普朗特动量传递学说来推导。这一学说是假

设液体质点在脉动运移过程中瞬时流速保持不变，因而动量也保持不变，而到

达新位置后，动量即突然改变，并与新位置上原有液体质点所具有的动量一

致。由动量定律，这种液体质点的动量变化，将产生附加切应力。应用这一学

说就可建立附加切应力与液体质点脉动流速之间的关系。

图4.17 所示为明渠二元均匀流中液

体质点沿y轴方向混掺的示意图。在液流

中取一垂直于y轴的微小截面 dA,进行分

析，若a层液体质点以脉动流速u,通过该

截面而进入b层，则在dt时间内所通过的

质量为

y4
又

.Mb
da, 4明a

△m=pu,dA,du
O这些液体质点原具有x方向的瞬时流

速u,,若运移过程中u,保持不变，则进

入b层后将显示出一个脉动流速u,,其值

2222 文

图4.17

等于u,与原b层液体质点时均流速的差值。由此可知这些液体质点到达b层

后的动量变化为

△mu′=pu'u,dA,dt
根据动量定律，在x方向的力△F的冲量为

△Fdt =pu,u,dA,dt
△F为由液体质点混掺所引起的在截面dA,上的剪力，故附加切应力为

n=a=pt;g;
因各流层之间液体质点是随时互相混掺的，脉动流速的大小及方向也是瞬

时变化的，所以由脉动流速所产生的附加切应力应以时间平均值来表示：

F?=p u;u; (4.31)

假设y方向的脉动流速向上为正，向下为负；x方向的脉动流速向右为
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正，向左为负。当u,为正时，即液体质点自截面下层混掺到截面上层，因为

下层液体的时均流速小于上层，在大多数情况下，可以认为u,为负值，即u
为正时u,为负。同理可证，当u,为负时质量从上层向下层传递，上层时均流

速大，一般u'为正值。所以u,与u,的符号总是相反的，为了使湍流切应力

以正值形式出现，须在式(4.31)等号右边加一负号，即

F?=-pu:u; (4.32)

上式是湍流时均附加切应力表达式。下面把附加切应力的公式改变成为用

时均流速来表示的关系式。

今设想a层某液体质点可以自由运移至b层。在运移过程中该液体质点至

b层以前不会与其他质点碰撞。ab两层之间的距离l为液体质点的自由运移距

离。若a层液体质点的时均流速为u,,则b层液体质点的时均流速为u,+

1面 设a层液体质点的脉动流速为u',则瞬时流速必为ū,+u'。当a层液
体质点以u',的流速向上运移一个距离L进入b层时，b层将显示出x方向的

脉动流速为

u;=a-(π.+h面)=(π,+vi)-(π,+h)=-(4-v)
该x方向脉动流速u,绝对值的时均值为

=|4雷-以=h蛋
而y方向脉动流速u;的绝对值的时均值|u;|与|u|之间有一定的关联，

且属于同一数量级，可令

TgT=kh? Taf=kh
Tu(u;T与Tu;T·Tu;T是不相等的，但应有一定的比例关系，即

T,nT=k? Tn;T·Tg;=h,kf(中)
式中k?,k?均为比例系数。令2=k?k?,则

w:;T=P(雷)
因为u;与u;的乘积永远为负值，故-pu,u'必定是正值，由式(4.32)
可得
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=-pu=p2() (4.33)

式中1称为混掺长度，由推导过程可知它是一个与液体质点时均自由运移长度

成比例的物理量。

若令e=f 出或n=pl, ,则上式可写作

7;=pmp=n (4.34)

式中ε称为动量传递系数；η,称为湍动粘度。

故湍流的时均切应力公式为

7=;+7=9a+pl(π)=nπ+n
以后讨论湍流运动时所有运动要素均采用时均值，为简便计，时均符号可

以省去不写，即

r=nm+p2(m)=n+ (4.35)

4.6.3 湍流中存在粘性底层

在湍流中，紧靠固体边界附近的地方，因脉动流速很小，由脉动流速产生

的附加切应力也很小，而流速梯度却很大，所以粘滞切应力起主导作用，其流

态基本上属层流。因此湍流中并不是整个液流都是湍流，在紧靠固体边界表面

有一层极薄的层流层存在，该层流层叫粘性底层。在粘性底层以外的液流才是

湍流(图4.18)。在这两液流之间，还存在着一层极薄的过渡层，因其实际意

义不大，可以不加考虑。

湍流 M?

粘性底层δ?

y “

图4.18

在工程实践中，粘性底层对湍流沿程阻力规律的研究有重大意义。现在先



4.6 湍流的特征 129

来研究一下粘性底层的厚度δ。粘性底层的性质既然与层流一样，其切应力

r=9面其流速按抛物线规律分布。因粘性底层极薄，其流速分布可看作是
按直线变化。即自y=0,u?=0,变化到y=8?,u,=u,式中u为粘性底层
上边界的流速。这样 -
故

ro=n=7
整理后可得

令 -",,则上式可写作 式中 u.具有与流速相同的量纲，叫作

摩阻流速。

因“为一个量纲一的数,常用符号N表示,可得
6,= (4.36)

据尼古拉兹试验结果N=11.6。

因ro=&m2,,故

a.=√否 (4.37)

将式(4.37)代入式(4.36),得

a
式中雷诺数Re=。 若采用N=11.6,则

8-2 (4.38)

上式就是粘性底层厚度的公式。由该公式可知：粘性底层的厚度随雷诺数
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的增加而减小。
固体边界的表面总是粗糙不平的，粗糙表面凸出高度叫作绝对粗糙度，常

用△表示。粘性底层的厚度δ?既随Re而变化，因此δ。可能大于也可能小

于△。

当Re较小时，δ?可以大于△若干倍。这样，边壁表面虽然高低不平，而
凸出高度完全淹没在粘性底层之中(图4.19a)。在这种情况下，粗糙度对湍

流不起任何作用，边壁对水流的阻力，主要是粘性底层的粘滞阻力，从水力学

观点来看，这种粗糙表面与光滑的表面是一样的，所以叫作水力光滑面。

当Re较大时，粘性底层极薄，δ?可以小于△若干倍。此时，边壁的粗糙

度对湍流已起主要作用。当湍流流核绕过凸出高度时将形成小旋涡

(图4.19b)。边壁对水流的阻力主要是由这些小旋涡造成的，而粘性底层的粘

滞力只占次要地位，与前者相比，几乎可以忽略不计。这种粗糙表面叫作水力

粗糙面。
介于以上两者之间的情况，粘性底层已不足以完全掩盖住边壁粗糙度的影

响(图4.19c),但粗糙度还没有起决定性作用，这种粗糙面叫作过渡粗糙面。

ò? ò?

(a) (b)

△ δ 0

(c)

图4.19

最后必须指出，所谓光滑面或粗糙面并非完全取决于固体边界表面本身是

光滑的还是粗糙的，而必须依据粘性底层和绝对粗糙度两者大小的关系来决

定。即使是同一固体边界面，在某一雷诺数下可能是光滑面，而在另一雷诺数

下又可能是粗糙面。
以上所述是目前尚在采用的一种粘性底层的区分方法，尽管有人提出不同

的观点，但迄今仍没有得到统一看法。
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4.6.4 湍动使流速分布均匀化

湍流中由于液体质点相互混掺，互相碰撞，因而产生了液体内部各质点间

的动量传递，动量大的质点将动量传给动量小的质点，动量小的质点影响动量大

的质点，结果造成断面流速分布的均匀化。
湍流流速分布

图4.20 是管道中湍流时均流速分布图。湍

流流速分布的表达式，目前最常用的有以下

两种：
“m

r "1.流速分布的指数公式——普朗特建议

湍流流速分布可用下式表示：

ro
V

层流流速分布

2=(5) (4.39)
图4.20

式中 n为指数，其值与雷诺数 Re有关，其他符号见图4.20。

n=号.当Re<10?时， ,这已为试验所证实，叫作流速分布的七分之一次

☆分0方定律。当Re>10?时，n采用 等可获得更准确的结果。

2.流速分布的对数公式——湍流的时均切应力公式为

r=na+p2(#)
上式中两部分切应力的大小是随流动情况而不同的。在雷诺数较小，湍动较弱

时，前者占主要地位。随着雷诺数的增加，湍动程度加剧，后者逐渐加大。到

雷诺数很大，湍动已充分发展之后，则后者占绝对优势，前者影响已可忽略不

计，即

r=nt(出) (4.40)

对圆管流来说，由式(4.8)

7=70
由图4.21可知r=r?-y,代入上式可得

r=rn(02)=r?(1-f) (4.41) r
o 工

根据萨特克维奇(CarkeBHy)的研究结果 [y to

1=√1-÷ (4.42)
图4.21
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式中k为一常数，叫卡门通用常数，试验结果k=0.4。

将式(4.41)和式(4.42)代入式(4.40),得

n=pky(出)
即 - (4.43)

将上式积分，得

u,=“lny+C (4.44)

将k=0.4代入上式，得

u,=5.75u.lgy+C (4.45)
式中C为积分常数。

由上式可知：湍流时过水断面上的流速是按对数规律分布的，比层流时按

抛物线分布要均匀得多(图4.20)。这是因为湍流时由于液体质点的混掺作

用，动量发生交换，使流速分布均匀化的结果。

目前对流速分布公式尚无纯理论解法。尼古拉兹(Hukypanse)采用管壁
粘贴均匀砂的办法，形成各种不同的人工砂粒粗糙管，进行试验，求得

(1)光滑管时，流速分布公式为

2.=5.751g“;2+5.5 (4.46)

将上式对圆管断面积分，可得断面平均流速公式为

∴=5.751g÷+1.75 (4.47)

(2)粗糙管时，流速分布公式为

“.=5.751g+8.5 (4.48)

将上式对圆管断面积分，可得断面平均流速公式为

=5.751g+4.75 (4.49)

例4.2 试用流速分布对数公式，推求二维明渠均匀流流速分布曲线上与

断面平均流速v相等的点的位置(图4.22)。

解：由式(4.48)

u,=u.(5.751g+8.5)=u.(2.5In+8.5)
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又

dy

h
y
U

Ve

图 4.22

故单位宽度的渠道所通过的流量为

q=?udy=u,(2.5?(in÷dy+8.5?d)

0=分=÷?m,dy=u.(2?in÷dy+??b)
= u.(5.751gA+6

即

=5.751gA+6
又因当u,=v处，y=y.,由式(4.48)得

(4.50)

2=5.751g+8.5
令上式及式(4.50)等号右边相等，可得

1=0.435,B即=2.72
故y,=0.367h或h-y。=h-0.367h=0.633h。

由此可知，在水面下0.633h处的流速与平均流速相等，所以在水文测验

时用水面下0.6h 处的流速近似作为平均流速。

4.7沿程阻力系数的变化规律

在4.3.3 节中已求得计算沿程水头损失的公式：

h?=A4m2或h=A-2
a= a=对圆管层流已求得沿程阻力系数 对二元明渠层流已求得
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但湍流时至今尚无求沿程阻力系数的理论公式。尼古拉兹为了探讨这一问题，

曾进行了一系列试验。他用不同粒径的人工砂粘贴在不同直径的管道的内壁

上，用不同的流速进行试验，砂粒直径△与管道半径r?的比值 称为相对粗口。
糙度，而 A=15,30.6,60,126,称为相对光滑度。尼古拉兹用相对光滑度

Re=,252,507 等六组试验资料绘成曲线，如图4.23 所示。图中 d 为管径。

由图可以看出：

1.1
d

3-15 ·-126-1.0

g(1002) 2-30.6 ●-252,●p0.9
Ⅲ 0-60 ·-507

0.8 af

0.7
是 8

0.6

0.5

0.4

I
0.3-

0.2l
2.6 2.8 3.0 3.2 3.4 3.6 3.8 4.0 4.2 4.4 4.64.8 5.0 5.2 5.4 5.6 5.8 6.0

lg Re

图4.23

1.当Re<2000时，沿程阻力系数λ与雷诺数Re的关系为直线I,而与

相对光滑度无关。直线I即代表层流时沿程阻力系数的规律，其方程式为

A=⋯
2.当2000<Re<4000时，为层流进入湍流的过渡区。λ值仅与Re有关，

而与相对光滑度无关。因为它的范围很窄，实用意义不大。

3.当Re>4000时，液流型态已进入湍流，沿程阻力系数决定于粘性底层

厚度δ?与绝对粗糙度△的关系：

(1)当Re 较小时，粘性底层较厚，可以淹没△,管壁就是水力光滑管。
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其沿程阻力系数λ=f(Re),而与△无关。不管管壁的相对光滑度如何，所有

的试验点都落在同一直线上。图中直线Ⅱ就代表光滑管沿程阻力系数的规律。

因为绝对粗糙度愈大，即相对光滑度愈小，就需要有较小的雷诺数才能保证管

壁为光滑管，所以直线Ⅱ是沿横坐标轴方向向下倾斜的。

(2)在直线Ⅱ与直线Ⅲ之间的区域为光滑管过渡到粗糙管的过渡区。因雷

诺数的增大，粘性底层相对减薄，以致不能完全淹没△,而管壁粗糙度已对沿

A=(A.Re)。程阻力发生影响，所以沿程阻力系数λ

(3)直线Ⅲ以右的区域，A与会有关，而与Re 无关，已属粗糙管区。这
说明该区雷诺数增大，粘性底层继续变薄，湍流绕过凸出高度时已形成小旋

涡，沿程阻力主要由这些小旋涡造成，粘性底层的粘滞阻力几乎可以忽略不

计。所以此时管壁粗糙度对沿程阻力系数已起主要作用。若给定l,d,v,△,

的两数，而与R无关，由h=A2又因λ仅为 可知，h?αv2,即该区沿程

水头损失是与平均流速的平方成比例，所以粗糙管区常叫阻力平方区。

蔡克士大(3erkna)用同样方法在矩形明渠中进行试验，得到与尼古拉

Re=,兹试验结果相类似的一组曲线(图4.24)。图中雷诺数 ,R 为水力

半径。

2.0

1.5

g(2501)
1.0-

x

A

5
o
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t
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80

0.5.2.0 2.5 3.0 3.5
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4.0 4.5 5.0

图4.24
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根据尼古拉兹等人试验的结果，可对湍流分区的标准及计算沿程阻力系数

的经验公式归纳如下：

i.光滑区

当Re,=4<3.5即会<0.3时，为光滑区。
光滑区时，沿程阻力系数可用下列经验公式计算：

(1)布拉休斯公式

A=9 (4.51)

适用范围4000<Re<10?。

(2)尼古拉兹公式

=26(√A)-0.8 (4.52)

适用范围Re<10?。

ii.过渡粗糙区

10.3≤S,≤61当3.5≤Re.≤70,即 时，为过渡粗糙区。

在过渡粗糙区时，沿程阻力系数可由柯列布鲁克-怀特(Cole-brook &

White)经验公式计算：

六=-2(2*3.) (4.53)

适用范围3000<Re<10?。

iii.粗糙区

△>6当 Re.>70,即 时，为粗糙区，即阻力平方区。

该区沿程阻力系数可由尼古拉兹经验公式计算：

河 (4.54)

Rc>(A)。适用范围

对人工砂粒可用砂粒直径来代表绝对粗糙度，但实际工程上水管的管壁粗

糙度是无法直接进行量测的。目前的办法是通过管段的沿程水头损失试验，将

试验结果与人工砂粒加糙结果比较，把具有同一沿程阻力系数λ值的砂粒粗糙

度作为这类圆管的当量粗糙度。表4.1 是常用管道及明渠中的当量粗糙度△

值，可供估算时参考。
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表4.1 常用管道及明渠中的当量粗糙度A值

壁面种类(工业管) A/mm 壁面种类(明渠) A/mm

清洁铜管、玻璃管

橡皮软管

新的无缝钢管
旧钢管、涂柏油的钢管

普通新铸铁管

旧的生锈钢管

污秽的金属管

木管

陶土排水管

涂有珐琅质的排水管

纯水泥的表面

0.0015~0.01

0.01~0.03

0.04~0.17
0.12~0.21

0.25~0.42
0.60～0.67

0.75~0.90

0.25~1.25
0.45~6.0

0.25~6.0

0.25~1.25

刨平木板制成的木槽

非刨平木板制成的木槽，

水泥浆粉面

水泥浆砖砌体

混凝土槽

琢石护面

土渠

水泥勾缝的普通块石砌体

石砌渠道(干砌、中等质量)

卵石河床(d=70~80mm)

0.25~2.0

0.45~3.0

0.8～6.0

0.8～9.0

1.25~6.0

4.0~11.0

6.0~17.0
25~45
30~60

*本表摘自苏联依杰里奇克著《水力摩擦》,黄骏、夏颂佑译，电力出版社，1957年，第307页，

以及莫斯特柯夫著《水力学手册》,麦乔威译，水利出版社，1956年，第153-154页。

图4.25所示为工业用各种不同相对粗糙度的圆管的沿程阻力系数λ与雷

诺数Re的关系曲线，称为穆迪(Moody)图。根据该图查得的λ值与实际情

况较为符合。
0.1g
0.09

过流

0.08 机精区# 0.050.07
0.04

0.06 0.03
0.05F #

0.02
0.015

λ0.04 0.01
星 0.008

0.006
0.03 0.004

0.025日 A/d
0.002

0.02 0.0010.000.8
)

0.0004
0.015

光滑区 0.000 2

0.000 1
0.000 050.01

0.009
10.000 010.008L 103 2 34561810? 2 3456810 23456810 34568102 56810o,ogRe

图 4.25
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例4.3 有一水管，直径d为20cm,管壁绝对粗糙度△=0.2mm,已知液体的

运动粘度v为0.015cm2/s。试求Q为5000cm3/s,20000cm3/s,400000cm3/s时，

管道的沿程阻力系数λ各为多少?

解：(1)当Q=5000cm3/s时

A=×202cm2=314cm2
n=8=314cm/s=15.9cm/s

Re==16,013=21 200>2000
故知管中水流型态属于湍流。现在再判别属于哪个区域：

假设λ=0.026,则

=2AA=212008×0006m=0.192cm=1.92mm粘性底层厚度

。=1.2=0.104<0.3,属于光滑区。故

且Re=2.12×10?<10?,故可应用布拉休斯公式求λ值，即

A=62=(2.12×102)==0.0262
与假设符合，故所求λ=0.026 2。

a-200=0.001,Re=2.12×10',查得A=0.027 6。若应用图4.25,因

(2)当Q=20000cm3/s时
A=314cm2

v=4=2314cm/s=63.6cm/s
Re==0,013=84800>2000,故为湍流。
现在来判别属于哪个区域：

假设λ=0.022

8,=28480××0022m=0.052cm=0.52mm
A-032=0.4

故0.3<<6, 属于过渡粗糙区。可应用柯列布鲁克-怀特公式计算 λ值，即
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六=-2(2A+3.m)
=-2848n0×√002a*3.7×200)=6.686

故λ=0.022 4,与假设符合。

若应用图4.25,因 =0.001,Re=8.48×10*,查得λ=0.022 4,

(3)当Q=400 000cm3/s时

A=314cm

n=4=4314cm/s=1 272cm/s

Re==100Y3=1696000>2000,故为湍流。
现在来判别属于哪个区域：

假设λ=0.02

8,=21696000×0 0=0.0025cm=0.025mm
△-6025=8>6

^M>可”故管壁属于粗糙区，可应用尼古拉兹公式求 λ值，即

,合
因=0.001,Re=1.696×10°,查图4.25,得A=0.02。
由本例可知，同一水管，不同流量通过时，其管壁可以是光滑区或过渡粗

糙区，也可以是粗糙区。

4.8 计算沿程水头损失的经验公式——谢才公式

上节所讲的对沿程阻力系数变化规律的认识是20 世纪前期研究的成果。要

应用上节所讲的公式，必须采用自然管道或天然河道表面粗糙均匀化后的当量粗

糙度。因目前尚缺乏这方面较完整的资料，所以这些公式并没有得到广泛应用。
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为了满足生产实践的需要，早在18世纪中后期，人们即在总结大量实测

资料的基础上，提出了一些计算沿程水头损失的经验公式，有些公式至今在工

程实践中仍被广泛采用，在一定范围内满足工程设计的需要。

谢才(Chézy)总结了明渠均匀流的实测资料，提出计算均匀流的经验公

式，后人称为谢才公式：

v=C√RJ (4.55)

R=A式中C为谢才系数；R为断面水力半径，即 J为水力坡度。

其实谢才公式与达西公式是一致的，只是表现形式不同。只要用

c=√ (4.56)

代入达西公式就可得到谢才公式。所以谢才公式既可应用于明渠也可应用于管

流。由于λ是量纲一的数，故谢才系数C是有量纲的，其量纲为LT~',单位
m12/s。谢才公式可应用于不同流态或流区，只是谢才系数的公式不同而已。

在实际工程上所遇到的水流大多数是阻力平方区的湍流，谢才系数的经验

公式是根据阻力平方区湍流的大量实测资料求得的，所以只能适用于阻力平方

区的湍流。现在介绍两个比较常用的求谢才系数的公式：

1.曼宁(Manning,1890)公式

c=+n (4.57)

式中n称为粗糙系数，或简称糙率，具体取值见附录中的附表1。

因为曼宁公式形式简单，计算方便，且应用于管道及较小的河渠可得到较

满意的结果，故现为世界各国工程界所采用。

将式(4.57)代入式(4.55)得

n=+Ry (4.58)

2.巴甫洛夫斯基(IIaBIOBCKM,1925)公式

c=+R (4.59)

式中

y=2.5√n-0.13-0.75√R(√n-0.10) (4.60)

作近似计算时，y值的计算可用下列简式：

,3 (4.61)
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巴甫洛夫斯基公式适用范围为

0.1m≤R≤3.0m,0.011≤n≤0.04

这里要注意，上述各公式中水力半径R的单位均采用m。

粗糙系数n为表征边界表面影响水流阻力的各种因素的一个综合系数，其概

念不如绝对粗糙度那样单纯而明确。在实际工程中所遇到的情况往往非常复杂，

如管道有新有旧，有生锈的有清洁的。天然河道的变化更为复杂，即使在同一过

水断面上。河滩与河槽的土壤性质及颗粒大小也不相同，草木生长的情况更是千

变万化，而且河槽形态对粗糙系数也有一定的影响。所以要选择完全符合实际情

况的n值是很困难的。虽然如此，至今对粗糙系数n值的选择已积累了比较丰富

的实测资料，而对当量粗糙度△的选择困难更大，所以计算沿程水头损失时，

在水利工程上仍广泛采用包含有n值的曼宁公式或巴甫洛夫斯基公式。

例4.4 有一混凝土护面的梯形渠道(图4.26),底宽b为10m,水深h

为3m,两岸边坡度为1:1,粗糙系数n为0.017。如水流属阻力平方区，试用

各公式求谢才系数。

h θ

b

图4.26

解：过水断面面积A=bh+mh2,式中m=cotθ,叫作边坡系数。
A=10×3m2+1×32m2=39m2

湿周x=b+2√1+m2h=10m+2√1+12×3m=18.5m

R=A=18°5m=2.11m水力半径

(1)按曼宁公式计算谢才系数

C=+R1*=0.0i×2.111*m12/s=66.5m12/s
(2)按巴甫洛夫斯基公式计算谢才系数

y=2.5√n-0.13-0.75√R(√n-0.10)

=2.5√0.017-0.13-0.75√2.1I(√0.017-0.10)
=0. 163

C=÷R=00T×2.11?m12/s=66.3m12/s
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4.9 局部水头损失

实际管道往往是由许多管段组成，有时各段管径并不一样，在各管段之间

也用各种型式的管件来连接，如弯管、渐变管等；直段上还可能装有阀门。在

渠道中也常有弯道、渐变段、拦污栅等。这样，水流在流动过程中，流向或过

水断面有所改变，则水流内部各质点的流速、压强也都要改变，即水流内部结

构在发生改变。同时水流内部各质点的机械能也在转化，即势能与动能互相转

化并伴有能量损失。所以当液体流经这些部位时都要产生局部水头损失。局部

水头损失的计算，应用理论来解是有很大困难的，主要是因为在急变流情况

下，作用在固体边界上的动水压强不好确定。目前只有少数几种情况可以用理

论来作近似分析，大多数情况还只能用实验方法来解决。本节仅以圆管突然扩

大的局部水头损失的计算为例进行介绍。

图4.27所示为一突然扩大的圆管，管的断面从A,突然扩大至A?,液流自

小断面进入大断面时，流股脱离固体边界，四周形成旋涡，然后流股逐渐扩

大，约经距离(5~8)d?以后才与大断面吻合。在断面1-1及2-2处的水流

均为渐变流，可写出能量方程式：

+m+2=5*2 +h.
乡

p'

0、

L, tG
乌

=2
0- -0

图4.27

由于1-1和2-2两断面之间的距离很短，沿程水头损失可以略去不计，

即h、=h,则上式可写作

A,=(5-=)+(m-m)+(2-2) (4.62)

显然上式中p,及p?是未知的，因此尚须应用动量定律来寻求另一关系式。
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今取一控制体(如图4.27 中虚线所示)来研究。首先讨论作用在控制体

上的外力。

在断面1-1及2-2上因系渐变流，动水压强是按静水压强的规律分布

的。但在环形断面1-3部分，液流为旋涡，动水压强无法计算，只能近似地

假设按静水压强分布，即p'=p?,实验结果已经证实了这种假设是符合实际
的。因此作用在断面3-1-1-3上有顺流向的总压力F=p?A?,式中 p?为断
面1-1形心上的压强。作用在断面2-2上逆流向的总压力F=p?A?,式中

p?为断面2-2形心上的压强。
因为3-1-1-3与2-2两断面之间的距离很短，作用在该流段四周表面

上的摩擦阻力很小，可以忽略不计。

此外，尚有重力在流动方向的分量：

Gcosθ=pgA?Lcosθ=pgA?(z?-zz)

该管中流量为Q,沿水流方向的动量变化为

pQ(β?v?-β?v?)
写出该控制体沿水流方向的动量方程式为

PA?-P?A?+pgA?(z?-z?)=pQ(β?v?-β?v?)

化简得

3-2+ -(Bn-B)
将上式带入式(4.62)得

A,(Bm-B)s,42
因α?,α?,β?,β?都是近似地等于1,上式可简化为

A=2) (4.63)

这就是断面突然扩大的局部水头损失的理论公式。这个公式经过实验验证有足

够的准确性。

用=代入式(4.63),可得

m-(-川2-c.2 (4.64)

n=4或用 代入式(4.63),可得

A=(1-4)=c (4.65)
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6i=(4-1),c=(1-4)式中： 叫作突然扩大的局部水头损失系数。

任何一种局部水头损失通常都可以用一个系数和流速水头的乘积来表示：

h=62
式中局部水头损失系数ζ值可由试验测定，v为发生局部水头损失以后(或以

前)的断面平均流速。附表2列出了常见管道及明渠中各种局部水头损失系数

的取值，在查表时应特别注意g值所对应的流速所在断面的位置。

例4.5 水从水箱流入一管径不同的管道，管道连接情况如图4.28所示。

已知：d?为150mm,L为25m,λ,为0.037;d?为125mm,L?为10m,λ?

为0.039。
局部水头损失系数：进口ζ为0.5,逐渐收缩?为0.15,阀门为2.0。

(以上ζ值相应的流速均采用发生局部水头损失后的流速。)

试求：

(1)沿程水头损失Zh;
(2)局部水头总损失Zh;

(3)要保持流量Q为25000cm3/s所需要的水头H。

?

0-
u≈0
H 4

d2

2

-0

图4.28

解：(1)求沿程水头损失

M?=第一管段：

=4,=#×0.13m/s=1.415m/s
hn=0.037×021s×2×9,8m=0.63m
A?=x第二管段：
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=4=4×0.125m/s=2.04m/s
he=0.039×0125×2×9.8m=0.663m

故×h?=h?+h?=0.63m+0.663m=1.293m
(2)求局部水头损失

h?=612=0.5×249,m=0.051m进口水头损失

h?=6?2e=0.15×2.9,gm=0.032m逐渐收缩水头损失

h?=6.2=2.0×229,8m=0.425m阀门水头损失

故≥h?=h?+h?+h?=0.051m+0.032m+0.425m=0.508m
(3)要保持Q为25000cm3/s所需的水头

以0-0为基准面，对水箱液面上与管子出口取能量方程式：

1+0+0=0+0+2r th.
n=2+h.得

因 h、=Eh?+≥h?=1.293m+0.508m=1.801m

H=229,8m+1.801m=2.013m故所需水头

思 考 题

4.1 雷诺数Re具有什么物理意义?为什么可以起到判别液流型态(层

流、湍流)的作用?试说明由层流向湍流过渡的物理过程。

4.2 层流及湍流各有什么特点?如何判别?

4.3 何谓“粘性底层”?它与雷诺数有何关系?它的厚度对沿程水头损

失有何影响?

4.4 湍流中存在脉动现象，具有非恒定流性质，但又是恒定流，其中有

无矛盾?为什么?

4.5 试根据尼古拉兹试验说明影响沿程阻力系数λ的因素及λ与谢才系

数C之间的关系。试写出你所知道的计算C的经验公式。

4.6 有一圆管如图所示，长度l,水头H,沿程阻力系数λ,流动处于阻

力平方区(不计局部损失),现拟将管道延长(管径不变)△l,试问水平伸长
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Al和转弯延长 △l,哪一种布置流量较大?

H △/

1
△

思4.6

习题

,=n[1-(方)].4.1 某二维明渠均匀流的流速分布规律为 如图所示。

(1)断面平均流速v与表面流速u?的比值是多少?
(2)求流速分布曲线上与断面平均流速相等的点的位置，即y.=?

又

y
1Ym

h

H?

H

v

题4.1

4.2 有一直径为25cm的圆管，内壁粘贴有△为0.5mm的砂粒，如水温

为10℃,问：
(1)流动要保持为粗糙区最小流量需要多少?此时管壁上切应力r?为

多大?
(2)圆管中通过的流量为5000cm3/s,20000cm3/s,200 000cm3/s时，

液流型态各为层流还是湍流?若为湍流应属于光滑区、过渡粗糙区还是粗糙

区?其沿程阻力系数各为多少?若管段长度为100m,问沿程水头损失各为

多少?

4.3为了测定AB管段的沿程阻力系数λ值，可采用如图所示的装置。

已知AB段的管长l为10m,管径d为50mm。今测得实验数据：

(1)A,B两测压管的水头差为0.80m;
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(2)经90s流入量水箱的水体积为0.247m3。试求该管段的沿程阻力系数

λ值。

(3)求AB管段的谢才系数C值，并用曼宁公式求其粗糙系数n值。

?

A

h

B|

题4.3

4.4 为测定90°弯管的局部水头损失系数ζ值，可采用如图所示的装置。

已知AB段管长l为10m,管径d为50mm,该管段的沿程阻力系数λ为0.03,

今测得实验数据：(1)A,B两测压管的水头差为0.629m;(2)经2min流入

量水箱的水体积为0.329m3。试求弯管的局部水头损失系数ζ值。

4.5 如图所示，水从水箱A流入水箱 B,管路长l为25m,管径d为

(岩=1,参见附表2)25mm,沿程阻力系数λ为0.03,管路中有两个90°弯管 及

(a=0.5,参见附表2),一个闸板式阀门( 当两水箱的水位差H为1.0m时，

试求管内通过的流量为多少?

A

h.

A H ?

B

正

题4.4 题4.5

4.6 如图所示，水从一水箱经过水管流入另一水箱，管道为尖锐边缘入

口，该水管包括两段：d?=10cm,l=150m,λ?=0.030;d?=20cm,l?=

250m,λ?=0.025,进水口局部水头损失系数ζ=0.5,出口局部水头损失系

数ζ?=1.0,上下游水面高差H=5m,水箱尺寸很大，可设箱内水面不变，试

求流量Q
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4.7 水平突然扩大管路，如图所示，已知：直径d?=5cm,直径d?=

10cm,管中流量Q=20L/s,试求：U形水银差压计中的压差读数△h。

1

li

a

H

`d?

2

l2

d d?

△h

题 4.6 题 4.7

4.8一直径沿程不变的输水管道，连接两水池，如图所示，已知管道直

径d=0.3m,全管长l=90m,沿程阻力系数λ=0.03,进口局部水头损失系

数ζ=0.5,折弯局部水头损失系数5=0.3,出口水头损失系数ξ=1.0,出

口在下游水面以下深度h?=2.3m,在距出口30m处设有一U形水银测压计，

其液面△h=0.5m,较低的水银液面距管轴1.5m,试确定：

(1)通过的流量Q以及两水池水面差z;

(2)定性绘出总水头线及测压管水头线。

?

v?=0 z

△n

30 m

1.5 m
↑

h2
v?=0

题4.8

4.9 图示直径d=100mm的输水管道上设有旋塞阀门。打开阀门，管中

流量Q=7.85L/s时，阀门局部阻力区两端的压差计数△h=10cm,求旋塞阀

门在该开度下的局部水头损失系数ζ值。

1 2

2

N-
An
-N

题 4.9
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4.10 水泵装置如图所示，水泵安装高度h、=3m,高、低水池液面高差

za=20m。吸水管的管径d?=0.2m,长度=4m,沿程阻力系数λ?=0.024,

总的局部水头损失系数ζ?=6;压力管的管径d?=0.15m,管长l?=50m,沿

程阻力系数λ?=0.028,总的局部水头损失系数ξ?=8.5。测得水泵出口的表

压p?-P?=1.8×10?Pa。试计算水泵输水量Q,水泵扬程H,水泵有效功率P。

3| 节 3

Zo

0

k

1

d?

4
0

2/

2

d?

题4.10



5有压管道流动

在以上各章中讨论了液体运动的基本规律，导出了水力学中的三个基本方

程——连续方程、能量方程及动量方程，并阐述了水头损失的计算方法。应用

这些基本原理即可研究解决工程中常见的许多水力计算问题，如有压管中的恒

定流、明渠恒定流及水工建筑物的水力计算等。

工程实践中为了输送液体，常须设置各种有压管道，如水电站的压力引水

隧洞和压力钢管、水库的有压泄洪隧洞或泄水管、供给工农业和生活用水的水
泵装置系统及给水管网、虹吸管以及输送石油的管道等。这类管道的整个断面

均被液体所充满，断面的周界就是湿周；所以管道周界上的各点均受到液体压

强的作用，因此称为有压管道。有压管道断面上各点的压强，一般不等于大气

压强。
若有压管中液体的运动要素不随时间而变，称为有压管中的恒定流；若任

一运动要素随时间而变，则称为有压管中的非恒定流。

实际工程中的管道，根据其布置情况可分为简单管道与复杂管道。复杂管

道又可分为串联管道、并联管道及分叉管道。简单管道是最常见的，也是复杂

管道的基本组成部分，其水力计算方法是各种管道水力计算的基础。

有压管道水力计算的主要内容之一是确定水头损失。水头损失包括沿程水

头损失及局部水头损失两种。通常根据这两种水头损失在总损失中所占比重的

大小，而将管道分为长管及短管两类：长管是指水头损失以沿程水头损失为

主，其局部损失和流速水头在总水头中所占的比重很小，计算时可以忽略不计

的管道；短管是局部损失及流速水头在总水头中占有相当的比重(例如，局
部损失及流速水头大于总水头的5?计算时不能忽略的管道。水泵的吸水

管、虹吸管、混凝土坝内的压力泄水管都应按短管计算；只有长度较大而局部

损失较小的管道才能按长管计算。

5.1简单管道恒定流的水力计算

所谓简单管道是指管道直径不变且无分支的管道。

简单管道的水力计算可分为自由出流和淹没出流两种情况。
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5.1.1自由出流

管道出口水流流入大气，水流四周都受大气压强的作用，称为自由出流

管道。
如图5.1所示为一简单管道和水池相接，末端流入大气。水池底部与管道

出口中心齐平，若以通过出口中心高程的水平面为基准面，在水池中离管道进

口一定距离处取断面1-1(该断面符合渐变流条件),及管道出口断面2-2;

对断面1-1和2-2 建立能量方程：

?

au2 总水头线
vo 2g

H 测压管水头线 2

v 2. -00
1

2

图5.1

5+1+2=52+h
令12=.. 且因z?=z?=0,h?-2=h?+Xh,,则

h.=2t+h?+Zh? (5.1)

式中：v为管道内断面平均流速；v?为水池中的流速，称为行近流速；H为管

道出口断面中心与水池水面的高差，称为管道的水头；H?为包括行近流速水头

在内的总水头。

式(5.1)表明，管道的总水头将全部消耗于管道的水头损失和保持出口

的动能，如图5.1的总水头线和测压管水头线所示。

因为，沿程损失h=A合，局部损失Eh=242
Zγ为管路中各局部水头损失系数的总和；故式(5.1)可改写为

1.=(as+A÷+2x)2
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取α?=1,则管中流速可表示为

通过管道的流量

=mASan (5.2)

称为管道系统的流量式中：A为管道的过水断面面积；

系数。

2若行近流速水头 忽略不计，则式(5.2)可简化为

Q=μA√2gH (5.3)

5.1.2 淹没出流

管道出口如果淹没在水下，便称淹没出流，如图5.2 所示。

2

0·

?

v?≈0 gu2
2g
总水头线

测压管水头线

分

z0=hw1-2
2
?

R≈0|

2

图5.2

取上游水池断面1-1和下游水池断面2-2(两处均符合渐变流条件),

并以下游水池的水面作为基准面，列出能量方程式：

2h
式中，z为上下游水面差。
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2可忽略不计，则相对于管道过水断面积来说，A?一般都很大，所以

:+2=h
令,则

o=ht-2 (5.4)
上式表明，管道在淹没出流的情况下，其包括行近流速的上下游水位差

完全消耗于沿程损失及局部损失，如图5.2的总水头线和测压管水头线所示。

因为h?=h?+Eh?=(A合+2) 将h-?代入式(5.4),整理后得
管内平均流速：

若管道的过水断面积为A,则通过的流量为

Q=A·v=μA√2g2? (5.5)

式中： 称为管道系统的流量系数。

2可以略去时，则式(5.5)变为当行近流速水头

Q=μ,A√2g: (5.6)
比较式(5.3)与式(5.6)可以看出：淹没出流时的有效水头是上下游

水位差z,自由出流时是出口中心以上的水头H;其次，两种情况下流量系数

μ,的计算公式形式上虽然不同，但数值是相等的。因为淹没出流时，μ。计算

公式的分母上虽然较自由出流时少了一项α?(取α?=1),但前者的三ζ中比

后者的Eζ中多一个出口局部损失系数，在出口系流入水池的情况下ζ?=1。

故其他条件相同时两者的μ,值实际上是相等的。

在以上的讨论中同时考虑了管道的沿程水头损失及局部水头损失，这是按

短管计算的情况。

若管道较长，局部水头损失及流速水头可以忽略，即所谓长管的情况，计

算将大为简化。式(5.1)变为

H=h?=A2 (5.7)
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水利工程中的有压输水道，水流一般属于湍流的水力粗糙区，其水头损失

A=可直接按谢才公式计算。用 代入上式，且有压管道的水力半径R=

4.则
n-A242=Cn

令K=AC√R,即得

H=h?-F
或

Q=K√F=KJJ (5.8)

由上式可知，当水力坡度J=1,Q=K,故K具有与流量相同的量纲，在

水力学中K称为流量模数或特征流量。它综合反映管道断面形状、尺寸及边壁

粗糙对输水能力的影响。水力坡度J相同时，输水能力与流量模数成正比。粗

糙系数n为定值的圆管，K值为管径的函数。

给水管道中的水流，一般流速不太大，可能属于湍流的粗糙区或过渡粗糙

区。可以近似认为当v<1.2m/s时，管流属于过渡粗糙区，h,约与流速v的

1.8次方成正比。故当按常用的经验公式计算谢才系数C,并代入式(5.8)

求h?时，应在右端乘以修正系数k,即

h?=k (5.9)

按谢维列夫(ebenen)的实验，旧钢管及旧铸铁管的修正系数k=

1.01(v-0.13)-0,式中v为流速，单位为m/s。

利用式(5.3)、式(5.6)或式(5.8)可以进行短管及长管的各种水力

计算。从上述可知，管道水力计算的主要问题之一是水头损失的确定，而水头

损失与液流型态有关，不同的流态，有不同的阻力系数。所以，在作有压管道

的水力计算时，应先按第4章的内容判别水流型态和流区，然后选用相应的公

式计算阻力系数λ。

还应当指出，本章所述的长管及短管是相对于局部损失和流速水头在总水

头中的比重而言，不能简单地用管道的绝对长度来判别。当管道中存在引起较

大局部损失的管件(如部分开启的阀门、喷嘴、底阀等)时，即使管道很
长，局部损失也不能略去，即必须按短管计算。所以，当没有把握证明局部损
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失的影响很小时，都应按短管计算。但对于管道长度很大，沿程损失已消耗了

总水头的95以上的管道，略去局部损失和流速水头可使计算工作大大简化，

对计算结果又没有多大影响。这时按长管计算当然是有利的。

例5.1 一简单管道，如图5.3所示。长为800m,管径为0.1m,水头为

20m,管道中间有2个弯头，每个弯头的局部水头损失系数为0.3,已知沿程

阻力系数λ=0.025,试求通过管道的流量。

?

d=0.1 m H=20 m

,1=800 m

图5.3

解：(1)先将管道作为短管，求通过管道的流量。由题意可知，进口损

失系数和弯头损失系数分别为ξ=0.5,ξ=0.3,根据式(5.3)并且不考虑

行近流速水头，则

0-a
、1tasasrxas*34ax08m)
=0.010 93 m3/s

(2)计算沿程损失及局部损失

按长管计算时，沿程损失为

h?=A+2=A2
=0.025×09×2×9a×1×010m=19.79m

而局部损失为

Eh=22=(G,+2)=(0.5+2×0.3)×zx9 s00
=0.109 m
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故沿程水头损失占总水头的百分数为

身×100?2,7?×100=98.9%
因98.9?5则该管道按长管计算就可以了。

(3)按长管计算管道所通过的流量

根据式(5.8)得

Q=K√5=K√F=AC√R√F=A√Fπ√
=314x0L×√GQ×√×√m>s=0.01097m'
故按长管计算与短管计算所得流量相差0.000 04 m3/s,相对误差为

0.0109×100?.36??由此可见，将上述管道按长管计算，误差很小。

5.1.3 测压管水头线与总水头线的绘制

由图5.1和图5.2 可知，测压管水头线与总水头线变化可揭示管道能量的

组成及消耗形式。图5.4所示为一泄水管简图。若以管道出口断面中心的水平

面为基准面，入口前断面1-1的总水头为H?。由于通过管道的流量和管径皆

为已知，各断面的平均流速即可求出，由入口至任一断面i-i之间的全部水头

损失h也可算出。则按能量方程该断面上高程为z的某点上的压强水头为

=h-x-2-h.
2式中p;为i断面位置的动水压强， 为测压管高度，z;为位能， 为动能。Pp

1
?

hw nZ?≈0 总水头线

盘H A 3
α式

2g,测压管水头线 512 |3

0- -0
1 2

|4 ls

图5.4
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若入口1-1断面单位重量水的总水头为H,则2-2 断面单位重量水的
总水头H?=H?-h-(h为1-1断面至2-2断面之间的全部水头损失);

同理3-3断面的总水头H?=H?-h??;依此类推，可从入口至出口将各断面
总水头按比例绘在图上，即可连成总水头线。存在局部损失的管段，一般可假

设局部损失集中于一个断面上；只有沿程损失的管段，可用直线连接两断面间

的总水头，而得总水头线。

根据能量方程，总水头可表示为

H=x++2
因测压管水头比总水头少一项流速水头，即

(=+k)=H-
所以在比总水头线低一个流速水头的位置上绘出各管段的测压管水头线，

两线之间的间隔为流速水头。若管径不变，各断面流速水头相等，则测压管水

头线和总水头线平行。各断面测压管水头线与该断面中心的距离即为该断面中

心点的压强水头。如测压管水头线在某断面中心的上方，则该断面中心点的压

强为正值；测压管水头线在某断面中心的下方，则该断面中心点的压强为负

值。当管内存在较大负压时，其水流常处于不稳定状态，且可能产生空蚀现

象，致使管道遭到破坏，因此实际工程中应采取必要措施以改变管内的受压

情况。

具体计算与绘制水头线的步骤为

(1)确定水平基准面及管道突变控制断面，如图5.4的管道出口中心为

水平基准面，2-2、3-3、4-4及进出口为突变控制断面。

,=A(2)绘制总水头线。根据计算沿程水头的达西公式h? 在管径

与粗糙系数相同的断面，沿程水头损失将随管长呈线性增加，则总水头线为向

下倾斜的直线，而局部水头损失，可假定集中在突变断面，根据其大小，用跌

坎表示。

2(3)绘制测压管水头线。在比总水头线低一个流速水头' 的位置上，绘

制测压管水头线。

(=+m),(4)利用测压管水头 与管径中心位置z;变化图，可求出相
洲压管水失

应点或断面处的动水压强。

绘制总水头线和测压管水头线，要注意考虑管道进出口的水流条件，
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图5.5给出了考虑进口行近流速和淹没出流特性的水头线连接方式。即进口行

~0(图556),水头线绘于水面钱之上：近流速v?≠0,即上游流速水头

2-0,若t?≈0(图5.5b),流速水头 总水头线与水面线重合。管道进口水

流受突缩进口局部损失的影响，管道进口段总水头线采用集中降落方式衔接；

管道进口段的测压管水头线可通过总水头减管道进口流速水头 后绘制。对

于出口为淹没水流情况，当出口流速v?≈0(图5.5c),出口局部水头损失为

2
62=1.02 (直角出口ζ=1.0),其值与管道的流速水头相等，因此管道出
口测压管水头线与下游水面线重合。若出口流速v?≠0时，管道出口前后为突

扩水流(图5.5d),由于出口断面的局部水头损失集中绘于出口处，即总水头

2=1.02在此消耗局部水头损失ζ (直角出口ζ=1.0)后，管道出口测压管

水头线由管道出口至下游还有一个回升，而后与水面相接。如果管道出口为自

由出流，测压管水头线则应中止于管道中心处。

2 总水头线
总水头线

Q??0
测压管水头线

测压管水头线??0
D v

总水头线

测压管水头线

U

(a)

D?≈0

(b)

总水头线

7

测压管水头线 v?≠0

v

(c) (d)

图5.5



5.1简单管道恒定流的水力计算 159

5.1.4 简单管道的恒定流水力计算

1.管道直径的计算与选定

管道直径的计算与选定是各种管道系统水力计算及其设计的主要任务之

一，基于给定的条件，一般可能出现下述两种情况：

(1)管道的输水量Q,管长1及管道的总水头H均已确定。

在这种情况下，管道的直径是一个确定的数值，完全由水力学要求而定。

若管道为长管，与直径对应的流量模数由下式求得

厚 (5.10)

按求得的流量模数K,反算可求所需的管道直径d。

若管道属短管，则由式(5.3)可得

4=√rm (5.11)

但上式中的流量系数μ,与管径有关。因此，在确定短管的直径时必须采

用试算法。即先假定一个直径求μ,再按式(5.11)计算d,当假设值与计算

所得值相等时即为所求。此外，在计算出管径d后，还应根据管道产品规格，

选择与计算值相近的管径d,以作为最后确定的管径。

一般来说，管子的直径可分为外径、内径、公称直径。在设计图纸中一般

采用公称直径来表示，公称直径是为了设计制造和维修的方便人为地规定的一

种标准，是管子(或者管件)的规格名称。管子的公称直径和其内径、外径

都不相等。公称直径是接近于内径(外径减两个皮厚),但是又不等于内径的

一种管子直径的规格名称，在设计图纸中之所以要用公称直径，目的是为了

根据公称直径可以确定管子、管件、阀门、法兰、垫片等结构尺寸与连接尺

寸，公称直径采用符号 DN 表示，当设计采用公称直径 DN表示管径时，应

有公称直径 DN与相应产品规格对照表。表5.1为常用管道公称直径和外径

对照表。

表5.1 常用管道公称直径和外径对照表

管道公称直径 管子大直径系列外径φ(A)/mm 管子小直径系列外径φ(B)/mm

DN 15 22 18
DN 20 27 25
DN 25 34 32
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续表

管道公称直径 管子大直径系列外径φ(A)/mm 管子小直径系列外径 φ(B)/mm

DN 32 42 38
DN 40 48 45
DN 50 60 57

DN 65 76 73
DN 80 89 89

DN 100 114 108
DN 125 140 133

DN 150 168 159

DN 200 219 219

DN 250 273 273

DN 300 324 325

DN 350 356 377

DN 400 406 426
DN 450 457 480
DN 500 508 530
DN 600 610 630

(2)管道的输水量Q,管长1已知，要求选定所需的管径d及相应的水

头H。
在这种情况下，一般是从技术和经济条件综合考虑选定管道直径。

管道使用的技术要求。流量一定的条件下，管径的大小与流速有关。若管

内流速过大，会由于水击作用(将在5.3节中讨论)而使管道遭到破坏；对

水流中挟带泥沙的管道，流速又不宜过小，以免泥沙沉积。一般情况下，水电

站引水管中流速不宜超过(5～6)m/s;给水管道中的流速不应大于(2.5～

3.0)m/s,不应小于0.25m/s。

管道的经济效益。若采用的管径较小，则管道造价低；但流速增大，水头

损失增大，抽水耗费的电能也增加。反之，若采用较大的直径，则管内流速

小，水头损失减小，运转费用也减小；但管道的造价增高。重要的管道，应选
择几个方案进行技术经济比较，使管道投资与运转费用的总和最小，这样的流

速称为经济流速，其相应的管径称为经济管径。

一般的给水管道，d为(100～200)mm,经济流速为(0.6～1.0)m/s;d

为(200～400)m/s,经济流速为(1.0～1.4)m/s。水电站压力隧洞的经济流速
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为(2.5～3.5)m/s;压力钢管为(3.0～4.0)m/s,甚至(5.0~6.0)m/s。经济

流速涉及的因素较多，比较复杂，选用时应注意因时因地而异。

当根据技术要求及经济条件选定管道的流速后，管道直径即可由下式求得

d=√聖 (5.12)

然后按管道产品规格选用接近计算结果又能满足过水流量要求的管径，并按该

管径计算管道所需的水头。
例5.2 一横穿河道的钢筋混凝土倒虹吸管，如图5.6 所示。已知通过流

量Q=3m3/s,倒虹吸管上下游渠中水位差z=3m,倒虹吸管长l=50m,其中

经过两个30°的折角转弯，其局部水头损失系数ζ,=0.20;进口局部水头损失

系数ζ,=0.5,出口局部水头损失系数ζ?=1.0,上下游渠中流速v?=1.5m/s

及v?=1.5m/s,管壁粗糙系数n=0.014。试确定倒虹吸管直径d。

v?一 ?
Z

V?

30 30°

图5.6

解：倒虹吸管一般作短管计算。本题管道出口淹没在水下；而且，上下游

渠道中流速相同，流速水头消去。故应按式(5.6)计算：

Q=μA√2=μ.√Zg
所以

d=√L#
,且A=,C=+A1*。其中

因为沿程阻力系数λ或谢才系数C都是d的复杂函数，因此需用试算法。

先假设d=0.8m,计算沿程阻力系数：

(-
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又

saztm
则d=√L年2√05s1×3.4×2×08x5”=0.97m,,与假设不符。
故再假设d=0.95m,重新计算：

A鲁()-a
号
√A8~2 0sr2a 2110=0.58

则d=√Lm2√058×3.4×(2x08x5m=0.945m
因所得直径已和第二次假设值非常接近，故采用管径d为0.95m。

2.虹吸管的水力计算

虹吸管是一种压力输水管道，如图5.7所示，顶部弯曲且其高程高于上游

供水水面。若在虹吸管内造成真空，使作用在上游水面的大气压强和虹吸管内

压强之间产生压差，则水流即能通过虹吸管最高处引向低处。虹吸管顶部的真

空值理论上不能大于最大真空值，即10m水柱高。实际上，当虹吸管内压强

Pa,

2

z| P?

图 5.7
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接近该温度下的汽化压强时，液体将产生汽化，破坏水流的连续性；故一般不

使虹吸管中的真空值大于(7～8)m水柱高。虹吸管的优点在于能跨越高地，

减少挖方。

虹吸管的水力计算，主要是虹吸管输水流量的确定与虹吸管安装高度的确

定。虹吸管长度一般不大，故应按短管计算。

例5.3 有一渠道用两根直径d为1.0m的混凝土虹吸管来跨过山丘

(图5.8),渠道上游水面高程V?=100m,下游水面高程V?=99m,虹吸管长度

l?=8m,l?=12m,l?=15m,中间有60°的折角弯头两个，每个弯头的局部水

头损失系数ζ=0.365,若已知进口水头损失系数ζ=0.5;出口水头损失系数
S?=1.0,管道糙率n=0.014。试确定：

(1)每根虹吸管的输水能力；

(2)当虹吸管中的最大允许真空值h、为7m时，问虹吸管的最高安装高

程是多少?
B
2

0

100.0
V

0 B

5

99.0
V?

图5.8

解：(1)本题管道出口淹没在水面以下，为淹没出流。当不计行近流速

影响时，可直接应用式(5.6)计算流量，即

0A2
式中，上下游水头差为z=V?-V?=100m-99m=1m。

0 maA淡
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1.985m3/s。
(2)虹吸管中最大真空一般发生在管子最高位置。本题中最大真空发生

在第二个弯头前，即B-B断面。具体分析如下：

以上游渠道自由面为基准面，令B-B断面中心至上游渠道水面高差为z,,

对上游断面0-0 及断面B-B列能量方程，即

+m+2=2+h
代入相关变量可得

0++26==+2m+(A+6.+6)
式中，lg为从虹吸管进口至B-B断面的长度。

2g~0,a?=1.0,则取：

B-P=x+(1+A身+6-+6
 Psh.若要求管内真空值不大于某一允许值，即 式中 h,为允许真

空值，h、=7m。则

3+(1+A号+6.+6)2≤h.
即

.≤h.-(1+A鲁+k.+6、)
而

h.-(1+a号+.+k)=7m-(1+0.024×29+0.5+0.365)×

点⋯⋯
故虹吸管最高点与上游水面高差应满足z,≤6.24m。

3.水泵装置的水力计算

图5.9 所示为一抽水系统。通过水泵转轮转动的作用，在水泵进口端形成

真空，使水流在池面大气压作用下沿吸水管上升，流经水泵时从水泵获得新的

能量，从而输入压力管，再流入水塔。
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测压管水头线

4
?
4

水塔

AY

2

水泵21 3吸水管 Do

0-

蓄水池

2 l? -0

图5.9

在设计水泵装置系统时，水力计算包括吸水管及压力管的计算。吸水管属
于短管；压力管则根据不同情况按短管或长管计算。

(1)吸水管的水力计算

主要任务是确定吸水管的管径及水泵的最大允许安装高程。
吸水管的管径一般是根据允许流速计算。通常吸水管的允许流速为0.8～

1.25m/s,或根据有关规范确定。流速确定后，则管径d为

d=√#0
水泵的最大允许安装高程z,主要决定于水泵的最大允许真空值h、和吸

水管的水头损失。其计算方法与虹吸管允许安装高程的计算方法相同。

以水池水面为基准面，对断面1-1及水泵进口断面2-2列能量方程，得

P==.+++h
2==F-(as+A÷+2c)由此

式中：v?为管内流速； 为断面2-2的真空值，不能大于水泵允许真空

值h、。所以
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:;≤h,-(a?+A÷+2t) (5.13)

(2)压力管的水力计算

压力管的计算在于决定必需的管径及水泵的装机容量。压力管的直径由经

济流速确定，重要的工程应选择几个方案，进行技术经济比较。对于给排水管
道，经济管径可按下式估算：

d=βQ (5.14)

式中：d为直径，以m计；Q为流量，以m3/s;β为系数，可取0.8～1.2。

水流经过水泵时，从水泵的动力装置获得了外加的机械能，即水泵作了一

定的功，才能使池中水流经压力管进入水塔。因而动力机械的功率可由式

(3.38)改写成

P,=Foo, (5.15)

式中：Q为流量，单位m3/s;p为水的密度，单位为kg/m3;η。为水泵和动力
机械的总效率；P,为动力机械的功率，单位为kW。
z+h?=H?为水泵向单位重量液体所提供的机械能，称为水泵的总水头

或扬程(以m计)。

扬程H,的表达式可以直接由流程中有能量输入时的能量方程(3.37)

求得

0+pg+O+H?==++O+h-
即

H?=z+hu- (5.16)

式中的h应包括水流从1-1流至4-4断面间的全部水头损失，即吸水管

的水头损失hw-2和压力管的水头损失h故总扬程为

H?=z+h??-2+hw?-4
上式表明：水泵向单位重量液体所提供的机械能，一方面是用来将水流提

高一个几何高度z;另一方面是用来克服水头损失h-4
例5.4 用离心泵将湖水抽到水池，流量Q=0.2m3/s,湖面高程V?=

85.0m,水池水面高程V?=105.0m,吸水管长l?=10m,水泵的允许真空值

h、=4.5m,吸水管底阀局部水头损失系数ζ=2.5,90°弯头局部水头损失系

数ξ=0.3,水泵入口前的渐变收缩段局部水头损失系数ζ=0.1,吸水管沿程
阻力系数λ=0.022,压力管道采用铸铁管，其直径d?=500mm,长度l?=

1000m,粗糙系数n=0.013(图5.10)。试确定：
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(1)吸水管的直径d;

(2)水泵的安装高程V?;

(3)带动水泵的动力机械功率P。。

4· v?050 4

0-

V?
2

V,85.0+

2|

0

|3

豆

图5.10

解：(1)确定吸水管的直径：

采用设计流速v=1.0m/s,则

d,=√=√3.143m=0.505m
决定选用标准直径d?=500mm。

(2)水泵安装高程的确定：安装高程是以水泵的允许真空值来控制的。

令水泵轴中心线距湖面高差为z,则V?=V?+z,可按式(5.13)计算z,值：

2.=h.-(cs+A合+E6)
=4.5m-(1+0.022×0°+2.5+0.3+0.1)×29g
=4.5m-0.22m=4.28 m

则水泵轴最大允许安装高程：

V?=V?+z.=85m+4.28m=89.28 m

(3)带动水泵的动力机械功率，由式(5.15)和式(5.16)可得

r,=toon,
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式中z=V?-V?=105-85m=20m。

h-4为吸水管及压力管水头损失之和。在z,的计算中，已按短管求得吸

水管水头损失为0.22m,当吸水管按短管计算，压力管按长管计算时，整个管

道的水头损失为

h?-=0.22m+?
且压力管的流量模数：

K=A.C?√R?=3.14x0S×ooB(4)×√0m>x=3.77m3
u-=0.22m+37×1000m=3.03m。则

设动力机械的效率η?=0.7,水的密度p=1000kg/m3,即可求得所需动
力机械功率：

r,-o9x10m002090+305)AW=64.48LW
5.2 复杂管道恒定流的水力计算

5.2.1串联管道的水力计算

由直径不同的几段管道依次连接而成的管道，称为串联管道。串联管道内

的流量可以是沿程不变的；也可以由于沿管道每隔一定距离有流量分出，从而

各段有不同流量。

图5.11所示为各管段有不同流量的串联管道。因为各管段的流量Q、直

径d不同，所以各管段中的流速也不同。这时，整个管道的水头损失应等于各

管段水头损失之和。给水工程中，串联管道常按长管计算。则得

H=hn+he+h?
(5.17)

式中：Q,Q?,Q?为各管段所通过的流量；L,L?,l?为各管段长度；K?,K?,

K?为各管段的流量模数。

在各管段的连接点水流应符合连续原理，即

{0=0.+0 (5.18)
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v? L?,d?

hn
ho H

A lz,d? B y,d ho

Q? Q?91 Q?92

图5.11

式(5.17)及式(5.18)是串联管道水力计算的基本公式。联立以上两

式，即可解算Q,d,H等各类问题。

在按长管计算的情况下，各管段的测压管水头线与总水头线相重合；整个管

道的水头线呈折线形。这是由于各管段流速不同，其水头线的坡度也各不相同。

水利工程中的有压输水隧洞或某些管道，因结构或其他方面的要求，各段

有不同的断面尺寸，但整个管道的流量沿程不变，也属于串联管道。当管道长

度不很大，局部损失不能略去时，应按短管计算。

在图5.11中，令q?=q?=0,则Q?=Q?=Q?=Q。当按短管计算时，对进
口上游及出口断面取能量方程，并以通过出口断面中心的水平面作基准面

(图5.12),可得

H=Zh?+Zh?+2
即

h=ZA a2+Zc2z (5.19)

式中：v;为第i段管道的断面平均流速；v为出口断面的平均流速；其余各项

的意义与习惯用法相同(在图5.12中v=v?)。

总水头线

H?H

v? 测压管水头线

2,d??v? 3,d?,o?l,d?,v?

图5.12
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应用连续原理，把第i段的断面平均流速v,换算成出口断面平均流速，并

取α=1,则得

H.=[1+za合(A)+2x(A)]
整理后变为

v=μ√2gH?
Q=v·A=μA√2gH? (5.20)

式中：A,为第i段管道的横断面积；A为出口断面的横断面积；μ为流量系数，

表示为

(5.21)

当水流为湍流的粗糙区时，阻力系数λ,可用谢才系数C;计算。则式(5.21)

变为

(5.22)

在按短管计算的情况下，测压管水头线及总水头线并不重合，它们是相互

平行的折线，如图5.12 所示。

5.2.2 并联管道的水力计算

凡是两条或两条以上的管道从同一点分叉而又在另一点汇合所组成的管道

称为并联管道。并联管道一般按长管计算。

如图5.13所示，在A,B两点间有三管并联，设各管管径为d,d?,d?,

通过流量分别为Q?,Q?,Q?。管道的A,B两点是A,B间各支管所共有的，

又

4

Q

ha
hn=ho=hn=h?

l?,d?,K?,Q?

Ld?K?O?
L,d?K?Q?

A

/B

5

Q

H

hs

图5.13
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如在 A,B两点设置测压管，显然每根测压管只能有一个水面高程。所以，单

位重量液体通过AB间任何一条管道，从A到B的能量损失都是相同的。若以

hn,hg,ha分别表示各管的沿程水头损失，则当不计局部损失时应有

ha=h?=h?=h? (5.23)

各支管的水头损失可按谢才公式计算：

(5.24)

各支管的流量与总流量间应满足连续方程：

Q=Q?+Q?+Q? (5.25)
若总流量Q及各并联支管的直径、长度和粗糙系数为已知，利用式(5.24)

及式(5.25)的4个方程式可求出Q?,Q?,Q?和水头损失h?。

从式(5.24)中解出Q?,Q?,Q?,代入式(5.25),则有

0-(元
及

“资案别 (5.26)

h?求出后，代入式(5.24)可求Q?,Q?,Q?o

必须指出：各并联支管的水头损失相等，只表明通过每一并联支管的单位

重量液体的机械能损失相等；但各支管的长度、直径及粗糙系数可能不同，因

此通过流量也不同；故通过各并联支管水流的总机械能损失是不等的，流量大

的，总机械能损失大。

例5.5 有两段管道并联，已知总流量Q=0.08m3/s,管径d?=200mm,

管长l=500m;管径d?=150mm,管长l?=300m,管道为铸铁管(n=0.0125)。

求并联管道两节点间水头损失h,及支管流量Q?,Q?。

解：并联管道两端节点间的水头损失可按式(5.26)计算，即

“保需
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根据n=0.0125,d?=200mm,d?=150mm及K=AC√R,可求各管道流量模

数为
K?=0.341m3/s, K,=0.158m3/s

需则
将h?值代入式(5.24)即可求出

0,=K√=0.341×√^9m2A=0.05m'%
0?=K-√=0.158×√^0m2>=0.03m'%

5.2.3 分叉管道的水力计算

在水电站引水系统中，经常碰到由一根总管从压力前池引水，然后按水轮

机的台数，分成数根支管，每根支管供水给一台水轮机，这种分叉后不再汇合

的管道，称为分叉管道。

图5.14 所示是一分叉管道，总管自水池引出后，从B点分叉，然后通过

两根支管分别于C,D两点流入大气。C点和水池水面的高差为H?,D点和水

池水面的高差为H?。当不计局部损失时，AB,BC,BD各段的水头损失分别

用h?,hg,h?表示，流量用Q,Q?,Q?表示。

h

A
L.d,K

0

H?
hn
H?
hnldj,K
C

②B
6分

DQ?1
图5.14

显然，在此情况下管道 ABC及ABD均可作为串联管道计算。对管道ABC

应有

h?=h?+h?=+ (5.27)
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对管道 ABD应有

h.=h +he= (5.28)

根据连续性条件

Q=Q?+Q? (5.29)

从式(5.27)和式(5.28)中解出Q?,Q?,代入式(5.29),可得

0=√(m-+√(- (5.30)

求出总流量Q后，代入式(5.27)与式(5.28)即可求出支管的流量Q,

及Q?。

如果总流量Q是已知的，也可以求解其他未知水力要素。但联立求解式

(5.27),式(5.28),式(5.29)3个方程只能求解3个未知数。

5.2.4 沿程均匀泄流管道的水力计算

前面讨论的管道其流量在每一管段范围内均沿程不变，流量集中在管段末

端泄出，这种流量称为通过流量。但在实际工程上可能遇到从侧面不断连续泄流

的管道，例如用于人工降雨的管道；给水工程中冷却塔的配水管；滤池的反冲洗

管等。沿程连续不断分泄出的流量称为沿程泄出流量，单位是m3/(s·m)。一
般说来，沿程泄出的流量是不均匀的，也就是说，流量沿管道的变化是一个以

距离为变数的复杂函数。这里只研究一种最简单的情况，就是管段各单位长度

上的沿程泄出流量相等，这种管道称为沿程均匀泄流管道。

如图5.15所示，管道AB长为l,水头为H,管道末端流出的通过流量为

Q。单位长度上沿程泄出流量为q。在离起点A距离为x的M点断面处，流

量为
Q=Q+(l-x)q

7

A「

dh?

x *

*
91
↑

H

2
B

图5.15
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由于流量沿管道不断变化，水流属变量流而且是非均匀流；但在微小流段

dx内，可以认为流量不变，并当作均匀流考虑。于是在dx管段内的沿程水头

损失为

dh?=k[Q+(1-x)q]2dx
将微小流段的水头损失对整个管道进行积分，即得全管道AB的沿程水头损失：

Hm=hu=?[Q+(1-x)q]2·dx

=(2+0·q·l+÷r)
(5.31)

上式可近似地写为

Hm=(Q+0.55g)3= (5.32)

式中：Q,=Q+0.55gl,Q,称为折算流量。

从式(5.32)可见，引用Q,进行计算时，便可把沿程均匀泄流的管道按

一般只有通过流量的管道计算。

当通过流量Q=0,沿程均匀泄流的水头损失为

Hm=h=÷ (5.33)

上式表明，当流量全部沿程均匀泄出时，其水头损失只等于全部流量集中

在末端泄出时的水头损失的三分之一。

在沿程均匀泄流的情况下，因流速沿程变化，水力坡度J也沿程变化。不

计局部损失时，其总水头线及测压管水头线如图5.15所示。

例5.6 有一由水塔供水的输水管道(图5.16),全管道包括三段：AB,

BC 及 CD;中间 BC 段为沿程均匀泄流管道，每米长度上连续分泄的流量q为

1.0×10~*m2/s;在管道接头B点要求分泄流量q?=1.5×10~2m3/s;CD段末

端的流量Q?=1.0×10~2m3/s。各段的长度及直径分别为：l?=300m,d?=

200mm;l?=200m,d?=150mm;l?=100m,d?=100mm。管道都是铸铁管，
n=0.0125。求需要的水头H。

解：本题中AB,BC及CD三段管道为串联管道，整个管道的水头可按式

(5.17)进行计算：

n-
其中
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?

A

,d? q?
B l2?d? C lg,d?

H

D

Q?
9

Q?

图5.16

Q?=Q?+ql?+q?=1.0×10~2m3/s+1.0×10~*×200m3/s+1.5×10~2m3/s

=0.045m3/s

因为BC 管段为沿程均匀泄流管道，管中的流量可按折算流量 Q,计

算，即

Q?=Q,=Q?+0.55ql?=1.0×10~2m3/s+0.55×1.0×10~?×200m3/s

=0.021m3/s

当n=0.0125,d?=200mm,d?=150mm,d?=100m,根据K=AC√R,
可计算各管的流量模数为

K?=0.3411m3/s,K?=0.1584m3/s,K?=0.0537m3/s
则管道所需水头为

n=+
=034×300m+093×200m+o,0937×100m=12.20m
5.2.5管网的水力计算

在给水排水与供热管路系统中，常将许多简单管道经串联、并联组合成管

网，其布置形式可分为枝状管网和环状管网。枝状管网是由干管与若干支管组

成的树枝状的、支管末端互不相连的管道系统，如图5.17 所示。环状管网是

由彼此邻接的环状管道组成的封闭管道系统，如图5.18所示。

1.枝状管网的水力计算

在枝状管网水道系统中，水从供水起点到任一节点的水流流路只有一个，

即每一管段只有唯一确定的计算流量。任一条分枝均可看作一条串联管道，其

总水头损失等于各管段沿程水头损失之和。而任一分叉点处，与并联管道类

似，由连续性原理可知，分叉处流入节点的流量应等于各支管流出节点的流量
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94Q9 4
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91
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92
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图5.18

之和。对于图5.17中的水塔-1-2-3-4管线，可得

H=Eh?=hn+h顔+h?+h?

其中节点1、2、3、4 的流量关系满足

(5.34)

(5.35)

式中Q,q;分别为节点i处的供水流量及引用流量。

最后对不同的分枝线路列出水塔与分枝线路末端之间的能量方程，确定水

塔高度H:

H?=Zha+h?+z?-zg (5.36)

式中，z?,zp,hg分别为水塔地面高程和分枝管路末端地面高程与分枝管路末

端自由水头，Eh?为从水塔到管网控制末端的总水头损失。

枝状管网水力计算基本步骤：(1)按管网布置图，绘制计算草图，对节点

和管段顺序编号，并标明管段长度和节点地形标高。(2)按最高日最高时用水

量计算节点流量，并在节点旁引出箭头，注明节点流量及各末端的自由水头。



5.3 有压管道中的水击问题 177

(3)在管网计算草图上，从管网末端的节点开始，按照任一管段中的流量等于

其下游所有节点流量之和的关系，逐个向上一级供水管道推算每个管段的流

量。(4)利用式(5.12),根据管段流量和经济流速求出干线上各管段的管

径，并计算其水头损失。(5)综合比较不同管道支线的总作用水头，确定满足

所有分枝管道的水塔高度和水泵扬程。

2.环状管网的水力计算

环状管网的水流流动比枝状管网较为复杂，如图5.18 所示，当水流从节

点4和节点6流入管网，最后从节点1、2、3、5流出。相邻的管环有共同的

节点与共同的管段，任一管段与节点流量变化将影响其他管段的流量，因此，

环状管网的水力计算必须同时考虑该管网的所有节点与所有管段。

根据连续性原理和能量损失理论，环状管网中的水流必须满足以下两个

条件：
(1)任何节点流入与流出的流量必须相等，即流经任一节点流量的代数和

等于零，

EQ?=0 (5.37)

(2)对于任一闭合环路，若以顺时针流动的水头损失为正值，逆时针流动

水流的水头损失为负值，则沿任一闭合环路一周计算的水头损失应等于零，

Zh?=0 (5.38)

对图5.18 的左闭合环路，由①②两条件可得，

0-0.-9=0

(ha-s+hg-2)-(ha-?+hn-z)=0

(5.39)

(5.40)

对于图5.18 右闭合环路可得到类似的关系式。由此可知，环状管网的水

力计算须联立求解众多的代数方程，其求解过程相对繁杂，这里不作深入讨

论，可参考相关的专业课程。

5.3有压管道中的水击问题

当流场内液体质点通过空间点的运动要素(如v、p等)不仅随空间位置
而变，而且随时间而变时，这种流动称为非恒定流动。

非恒定流在无压流及有压流中均可能产生。河道中洪水的涨落，明渠中水
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闸的启闭，都会使河渠中产生非恒定流；水库水位上涨或下降时，通过有压泄

水管的出流则属于有压非恒定出流。

本节主要讨论有压管中一种重要的非恒定流——水击(或称水锤)。当有

压管中的流速因某种外界原因而发生急剧变化时，将引起液体内部压强产生迅

速交替升降的现象，这种交替升降的压强作用在管壁、阀门或其他管路元件上

好像锤击一样，故称为水击。例如，水电站负荷变化时，必须调节压力引水管

道末端的阀门，改变流量以适应负荷变化的需要。而流量的变化必然导致流速

及液体动量也发生相应的变化。由动量定理可知，动量改变必须由外力所促

成；所以，引水管内液体改变动量必然伴随着压强的急剧变化。若系关闭阀

门，则引水管中首先发生压强急剧升高；若为开启阀门，则首先发生压强急剧

下降。这种压强的升高或下降，有时会达到很大的数值，处理不当将导致管道

系统发生强烈的振动，管道严重变形甚至爆裂。所以，在水电站压力引水系统

的设计中，必须进行水击计算，以便确定可能出现的最大和最小的水击压强，

并研究防止和削弱水击作用的适当措施。压力引水管较长的水电站，常在引水

系统中修建调压室，以减小水击作用的强度和范围。水击发生时，调压系统中

产生的水体振荡现象，也属于非恒定流动。

在前面各章的讨论中，均把液体看作不可压缩的。但在水击计算中，必须

考虑液体的压缩性，因为水击发生时，管道内的压强发生巨大变化，液体的压

缩性对水击压强的大小及其在管道中的传播，将产生显著的影响。另外，管内

压强的巨大变化还会引起管壁的弹性变形，这种弹性变形的影响，在研究水击

问题时也是必须考虑的。

5.3.1阀门突然关闭时有压管道中的水击

1.水击现象

在研究水击问题时，距离坐标L常取由阀门指向上游的方向。图5.19 所

示长度为L的有压管道，其管径与管壁厚度均沿程不变。

设管道的B端(进口)与水库相接，管道末端A处设一调节流量的阀门。

为使问题简化，在以后的讨论中将略去水头损失及流速水头，即认为恒定流时

管路中测压管水头线与静水头线M-M相重合。

设在恒定流的条件下，管中平均流速为v压强为p?。若阀门突然完全关
闭(设关闭阀门所需时间为零),当不考虑液体的压缩性及管壁弹性时，整个

管路中流速都应同时变为零；而且，在水流惯性的作用下，整个管路中的压强

也应同时升至无穷大。但实际上，关闭阀门总需要一定的时间；同时，由于液

体具有压缩性，管壁具有弹性，对水击起了缓冲作用。所以管路中的流速并不
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是各处同时变为零，而是从阀门开始向上游一个断面一个断面地逐步变为零；

整个管路中的压强，也不是立即同时升至无穷大，而是从阀门起向上游一个断

面一个断面地升高一定的数值。首先，在阀门关闭的一瞬间，紧靠阀门处长度

为dl的液层速度变为零，压强立即升高△p,由于△p一般很大，故dl层液体

被压缩，密度增大，使周围管壁膨胀。但是dl层上游的流动并未受到阀门关

闭的影响，仍以v?的速度继续向下游流动，当碰到停止不动的第一层液体时，

也像碰到完全关闭的阀门一样，速度立即变为零，压强升高△p,液体被压缩，

周围管壁膨胀。这样一层接一层地将阀门关闭的影响向上游传播，直至传到水

库为止。使整个管路压强增高了△p,液体受到同样压缩，管壁也发生同样的

膨胀。这种现象，实际上是扰动波在弹性介质中的传播现象，阀门关闭相当于

产生一种扰动，这种扰动的影响只有通过弹性波才能传播至各个断面。在上述

情况下，弹性波的传播使压强升高，而其传播方向又与恒定流时的流动方向相

反，称之为增压逆波。 =设以a表示弹性波的传播速度，则经过 时段，弹性波传播至B断面。

时段0<1<台为水击波传播的第一阶段，其液体和管壁的特征如图5.20a
所示。

在1=时，全管流动停止(图5.20b),压强普遍升高，密度加大，管壁
膨胀。但管路上游水库水位是固定不变的，管道进口处B断面在水库一侧的压

强始终是p?,不会受水击的影响而改变；而另一侧则是受压缩液体的压强P?+
△p。在这种不均衡压强的作用下，B断面的液体不能保持平衡，转而由管道向=水库方向流动。所以，从 起，开始了水击波传播的第二个阶段。这时，

由B断面开始水体产生的反向流速，其大小应等于第一阶段中的流速v?。因
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为，第一阶段中的压强增量△p是由流速差(0-?)而产生的；那么根据动量守

恒原理，在同样压强增量△p的作用下所产生的流速，大小也应等于v?,但方

向相反。反向流速-v?产生后，B断面附近的液层，压强马上恢复到原有压强

po,压缩的液体及膨胀的管壁也立即恢复原状。在水体弹性的作用下一层层地

向下游传播，至1=时达到阀门处的A断面，结束了水击发展的第二阶段
(图5.20c、d),整个管路中压强恢复到p?,液体及管壁也恢复常态，但整个

管中的液体均以-v?流动着。第二个阶段中，弹性波的传播使压强下降△p,
其传播方向与恒定流时的流动方向相同，所以称作降压顺波。它即是第一阶段

中增压逆波的反射波。

时段1=是水击弹性波由阀门至水库来回所需的时间，水击计算中称为

T=24。相长，并以T表示，即

在1=时，虽然全管压强已经恢复正常，全管液体的密度及膨胀的管壁
也恢复原状，但水击波的传播现象并不停止。因为水流具有一个反向流速

-?t?的存在是与阀门全部关闭而要求v?=0的条件不相容的，这使液体

有脱离阀门的趋势。从而引起阀门处液层的压强又骤然降低△p,并使液体膨

胀，密度减小，管壁收缩，流动也随即停止。从阀门处A断面又开始了水击波

传播的第三阶段：压强降低、液体膨胀、管壁收缩的现象又这样一层层以波速

1=4a往上游传播，在 时到达进口的B断面(图5.20 f),整个管路中流速变

为零，压强降低△p,液体膨胀，管壁处于收缩状态。显然，Ap的绝对值应等

于第一阶段中的压强增值。这一阶段中的弹性波称为降压逆波，它是第二阶段

中降压顺波的反射波。

t=4)当降压逆波反射到B端(在 时，B断面右侧的压强比库水位所要

求的低了一个△p值。在此压强差的作用下，水流又发生以速度v?向阀门方向

的流动。流动一经开始，压强立即恢复到p?,膨胀的液体及收缩的管壁也相应

恢复原状。这个由水库反射回来的增压顺波又以波速a向阀门方向传播

(图5.20 g),到t=4时，增压顺波传到阀门断面A,整个管路中压强恢复到
P?,流速也恢复到t=0时的情况，即以v向下游方向流动(图5.20 h)。这是
水击波传播的第四个阶段。
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1-=#至1=1=时，称作第一相。由从阀门关闭t=0时算起，至 又经

1=过了一相，称为第二相。因为到 时，全管中压强、流速、液体及管壁都

1=恢复到水击发生前的状态，所以把t=0到 称为一个周期。

到1=4时，全管虽然恢复常态，但水击现象仍然不会停止，而是重复上
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述过程，周而复始地循环发展下去。实际上，由于摩阻损失的存在，水击压强

将逐渐衰减，以致最终停止下来。

现将上述四个阶段的运动特征归纳如表5.2 所示。

表5.2 水击过程的运动特征

过程 时距 速度变化 流动方向 压强变化
弹性波的

传播方向
运动特征 液体状态

1 0<1<☆ ??0 B→A 增高Ap A→B 减速增压 压缩

2 ☆<t< 0→-Pg A→B 恢复原状 B→A 增速减压 恢复原状

3 4<< -*0 A→B 降低 A A→B 减速减压 膨胀
4 #<1<# 0→? B→A 恢复原状 B→A 增速增压 恢复原状

从上述讨论可知：在阀门突然关闭的情况下，阀门断面产生一个单独的水

击波，这个波在水库断面发生等值异号反射，即入射波和反射波绝对值相等、

符号相反，入射波是增压波，反射波则为降压波，反之亦然；在阀门断面则发

生等值同号反射，入射波是增压波，反射波也是增压波，反之亦然。水击发展

的整个过程就是这个水击波传播和反射的过程。管道任一断面在任一时刻的水

击压强值即为通过该断面的水击顺波和逆波叠加的结果。

图5.21 所示是阀门突然关闭时，阀门断面压强随时间变化的情况。从阀

门突然关闭的t=0时起，该断面压强即由原来的p?增加为P?+△p,直至降压

(t≤2 1=顺波反射回来前夕 时),阀门断面始终保持压强为pa+△p。在 的

1=一瞬间，压强则由p?+Ap骤然下降至P,再下降至po-△p。此后，在

1- 1=到t 期间，压强保持着 po-△p。到 的一瞬间，该断面压强又由po-

△p增加至P?,再增加至P?+△p。就这样循环演变下去。

图5.22 是表示管路进口B断面压强随时间的变化关系。显然，B断面压

1=台，1=,=强只是在1 ⋯的一瞬间，压强短暂的升高Ap或下降 Ap,

其余时间，压强均保持为po。
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7n至于管路的中间，例如距阀门为1的断面，其压强升高将比阀门断面迟
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从图5.21、图5.22 及图5.23 可知：阀门断面压强最先升高和降低，持续

时间长，变幅大。管道进口断面的压强增高或降低都只是发生在瞬间。至于管

路的任一中间断面，其压强的变幅和持续的时间都是介于上述二者之间。可

见，阀门处的水击最为严重，而且总是在每相之末变幅最大。

2.水击压强的计算

物体改变运动状态，是由于外力作用的结果。同样，阀门关闭时管道中水

流速度的改变，必然是由于一种压强增量的作用，这个压强增量就是水击压强

(以△p表示),可以用动量定理来推求。

今在管道中取出长为△l的管段来进行研究，△l的两端为m-m及n-n断

面。并设管道中原有的流速为t?,压强为p?,水的密度为p,管道的横断面积

为A。若部分关闭阀门而使管路中发生水击，水击发生后，经At 时段，水击
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波由m-m断面传至n-n断面，则流段内的流速由?减到v;压强由p?增加

为P?+△p;水体被压缩，密度变为p+Ap;管壁膨胀，横断面增加至A+△A

(图5.24)。

P
n| m

v? Po Po+Ap
D

n| A/ m

图 5.24

则水体原有的动量为pAr?△l,水击波通过后的动量为(p+A)(A+△A)v△l,

所研究的水体，在△t时段内动量的变化是

(p+△p)(A+△A)v△l-pAv?△l
展开后，略去二阶微量，则得pA△l(v-vo)。

作用在Al 段水体两端压力差为

P?A-(Po+△p)(A+△A)=P?A-(P?A+P?△A+△pA+△p△A)

略去二阶微量，并注意到水击中p?△A比△pA小得多；略去P?△A后，求得两

端压力差的冲量为-△pA△t。

由动量定理得

-△pA△t=pA△l(v-x?)

a=因为水击波的传播速度 所以水击压强增量为

△p=pa(v-t?) (5.41)

若用水柱高表示压强增量，则得

AH==(-1) (5.42)

当阀门突然完全关闭时v=0,则得相应的水头增量：

AH= (5.43)

式(5.41)或式(5.42)常称为儒科夫斯基(KyKOBcKMi)公式，可用

来计算阀门突然关闭或开启时的水击压强。一般压力引水钢管内水击波的传播

速度a约为1000m/s,设流速由6m/s减少到零时，由式(5.43)可求得阀门

突然完全关闭时的水头增量为

A=2=98×6m≈600m
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这相当于60个大气压，是一个极大的压强，若设计中未加考虑，必将带

来严重的后果。

3.水击波的传播速度

下面，根据质量守恒原理来推导水击波的传播速度。

仍取图5.24中长为△l=a△t的流段进行研究。根据质量守恒原理，在△t

时段内，通过n-n断面流入的液体质量与通过m-m断面流出的流体质量之

差，应等于同一时段内，该流段液体质量的增值。

在△t时段内，流入与流出该流段液体的质量差为pt?A△t-(p+Ap)(A+
△A)v△t,略去二阶微量后得

[pA(t?-v)-v(p△A+△pA)]△t (5.44)

在同一时段内，△l段内的液体，因水击波通过使压强增加、密度加大、

管壁膨胀所引起的质量增值为(p+△p)(A+△A)△l-pA△l,不计二阶微量，

则得

(p△A+△pA)△l (5.45)

根据质量守恒原理，应有

[pA(t?-v)-v(p△A+△pA)]△t=(p△A+△pA)△l

=a,注意到 将上式整理可得

pA(t?-n)=(a+v)(A△p+p△A)
一般情况下，水击波的传播速度a比水流速度v大得多。略去右端的v

后，上式变为

m-v=(P+A)a
将式(5.41)中的?-v代入上式，取极限后可得水击波的传播速度a为

“需 (5.46)

*式(5.46)分母中， 反映液体的压缩性； 反映管壁的弹性。

根据绪论中对液体压缩性的讨论可知

D*-k (5.47)

式中K为液体的体积模量(表5.3)。

对于直径为 D、面积为A的管道，当压强增加dp时，管壁膨胀，管径增
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dA=d(÷πD2)=2mDdD。则加 dD,相应的面积增量(

提击学营 (5.48)

根据胡克定律，直径的增量dD与管壁应力增量do之间的关系为

置-男 (5.49)

式中E为管壁材料的弹性模量(表5.3)。

表5.3 常用管壁材料的弹性模量E

管壁材料 E/Pa 合 备 注

钢管 19.6×10 0.01

铸铁管 9.8×10 0.02 水的体积模量

混凝土管 19.6×10° 0.1 K=19.6×10*Pa

木管 9.8x10° 0.2

例2.7 中曾求得壁厚为δ的均质薄壁圆管中拉应力σ的表达式为

a=26 (5.50)

则

do=20 (5.51)

将式(5.49)及式(5.51)代入式(5.48),得

φ-品 (5.52)

再将式(5.47)及式(5.52)代入式(5.46),即可求出均质薄壁圆管中

水击波传播速度a的计算公式：“ (5.53)

式中δ为管壁厚度。

由式(5.53)可以看出：其他条件一定时，水击波的传播速度与管壁材
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料的弹性模量E有关。E愈大，水击波的传播速度a也愈大；当E=≈,即管

道为绝对刚体时，水击波传播速度最大，以a?表示，则

a.=√否 (5.54)

a?就是不受管壁影响时，水击波的传播速度；也就是声波在液体中的传播

速度。a?值与液体的压强及温度有关，当压强为1~25个大气压时，由表1.2可

知，水温在10℃ 左右，其密度p=999.7kg/m3,体积模量K=2.11×10°N/m2,

a?为1453m/s;水温在5℃ 左右，其密度p=1000kg/m3,体积模量K=

2.06×10°N/m2,a?为1435m/s。

从式(5.53)还可以看出：管径D及管壁厚度δ对水击波的传播速度a

(从而，也是对水击压强增量△p)也有影响，D大则水击波的传播速度a和压

强增量△p小；反之则大。管壁厚度δ大，则传播速度a和压强增量△p也大；

反之则小。所以，为减小水击压强增量，在管壁材料强度允许的条件下，应当

选用直径较大，管壁较薄的水管。

式(5.53)只能用于薄壁均质圆管，当压力管道的横断面不是圆形或管

壁系非均质材料(如钢筋混凝土或各种衬砌隧洞等)时，其水击波传播速度

的计算公式，可查阅有关参考文献。

在本节的讨论中，是以阀门突然关闭来说明水击波的发生和传播过程，并

导出了水击压强增量的计算公式。显然，当阀门突然开启时，水击的性质和突

然关闭时完全一样。不同的是，阀门突然开启时，阀门断面所产生的初生水击

波是增速减压逆波；而由进口反射回来的则是增速增压顺波，此后的传播及反

射过程在性质上与阀门突然开启时完全相同。计算水击压强增量公式

(5.42),对阀门突然开启也完全适用，只不过阀门突然开启时t?<v,Ap应为

负值。

5.3.2阀门逐渐关闭时有压管道中的水击

以上分析中认为阀门是突然关闭的，这是为分析问题方便而假设的一种理

想情况。事实上，关闭阀门总是需要一定的时间才能完成。也就是说，在实际

情况下阀门总是逐渐关闭的。由式(5.53)可知，阀门关闭时间的长短，并

不会影响水击波的传播速度。所以，阀门逐渐关闭时，水击波的传播速度仍可

用式(5.53)计算。

阀门逐渐关闭的整个过程，可看作由一系列微小的突然关闭过程所综合。

设阀门关闭所经历的总时间为T,则可将T.分成n个时段△t?,At?,⋯,
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A,,T,=高A; 每个微小的突然关闭则发生在每个时段之初。若管内原来的
压强是p?,流速是v?。在△t?时段发生的第一个微小的突然关闭，使流速由t?

减至v?;在△t?时段发生的第二个微小突然关闭，使流速由v,减至v?,⋯;在

△t,时段，则由t-减至零。那么由各微小突然关闭单独引起的阀门断面水击

压强增值，均可由式(5.41)计算，即

△t?时段△p?=pa(v?-v?)
△t?时段△p?=pa(v?-v?)⋯⋯⋯
△t?时段△p?=pa(v?-i-v?)

△t,时段 △pa=pa(v?-?-0)
第一个微小水击波产生后，即以波速a向水库方向传播，到达水库后，又

以减压波的方式用同样的波速反射回来，到达阀门断面所需的时间是 显

然，阀门关闭时间T,与时段 间的相对大小关系，将会影响阀门断面的水击

压强。

2。
可能出现下述三种情况：

1.阅门关闭时间T.<☆,亦即◇空。 在这种情况下，由水库反射回来
的减压波尚未到达阀门断面时，阀门已关闭完毕，阀门断面的压强已升至最高

值(图5.25b)。这个压强增量的最高值应是各个时段压强增值的总和，即

Ap=高Am =pn
上式即是计算阀门突然完全关闭时水击压强增值的公式。它表明：在阀门

关闭时间T,<的条件下，阀门断面的最大水击压强增量，不受阀门关闭时
间T,长短的影响【但阀门上游某一管段，可能受到减压反射波的影响，而减

低了最大水击压强增值(图5.25b)。】。

2.阀门关闭时间T.=☆,即L=空。 这时，阀门刚关闭完毕，由进口反
射回来的降压波也同时到达阀门断面。所以，阀门断面的最大水击压强增值仍

与T,的长短无关，它等于

△p =par
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图5.25

而阀门上游的各个断面，都受到了降压波的影响(图5.25c)。

3.陶门关闭时间T>或L<空。 也就是说，阀门还未关闭完毕(阀门
断面压强还未升到最大值)时，由进口反射回来的减压波已经到达阀门断面。

这时，一方面阀门还在继续关闭，新产生的增压波仍向上游传播，使管道各断

面的压强继续升高；另一方面，由进口反射回来的减压波不断到达，使阀门处

及其上游各断面压强减小；另外，反射到阀门处的减压波又将向上游反射⋯⋯

此后，情况则愈来愈复杂。总之，阀门断面将不能升到阀门突然关闭时那样高

的水击压强(图5.25d)。

T.≤上述第一、二种情况，即 (包括阀门突然关闭)时，阀门处的压

强不受阀门关闭时间长短的影响，称作直接水击；阀门断面最大水击压强增

量，可直接用式(5.41)计算。

r.>2或L<至于第三种情况，即1 时，阀门处的水击压强与阀门关闭

时间T,的长短有关，称作间接水击。间接水击的压强增值是由一系列水击波

在各自不同发展阶段叠加的结果。工程设计中总是力图合理地选择参数，并尽

可能延长阀门调节时间，以避免产生直接水击。
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5.4 非恒定流的基本方程组

非恒定流的基本方程包括运动方程及连续方程。

5.4.1非恒定流的运动方程

应用牛顿第二定理，可导出非恒定流的运动方程式。

今在非恒定流中取出长度为 ds的微小流束段来进行研究，s轴取与恒定流

时的水流方向一致；管轴线与水平线的夹角为θ。设在dt时刻内水击波由m-

m断面传至n-n断面(图5.26),若上游断面n-n的密度为p,过水断面积

为A,湿周为x,压强为p;则下游断面m-m相应的各量为【在下面的推导

中，未计入微分时段dt内p,p,A,x等的变化；若考虑这一变化并在整理时

(p+4),(4+),略去高阶无穷小量，仍能得到同样的结果。】:

(x+),(p+g)。
pt器些?

m
t I

P la

p+dsds-d

att Snz t
mgp
m

0- 0

图5.26

作用在该微小流束段上所有外力在s轴上的分力为：n-n断面及m-m断

面上水压力之差

[pA-(p+)(4+)]
侧面的水压力为

(p+部生)()
以r表示单位周界面上的平均阻力，则总阻力在s轴上的分量为
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-[-(x+2)]osa
α为微小流束的侧壁与管轴线的交角，α一般很小，故取cosα=1。流段内液

体的质量为

m=(p+部2)(A+)ds
故重力在s轴上的分量为

mgsinθ=g(p+部)(A+a2)ds·sing
因为sin0=-,故

mgsinO=-[e(p+2)(A+x2)4]
根据牛顿第二定理，作用在该流段上所有外力的合力应等于流段内液体质

量与加速度的乘积，即

[pA-(p+d)(A+ad)]+[(p+部2)]-

[-(x+)]-[s(p+梁)(A+)山
=[(p+2)(A+2)

在非恒定流中，流速u为s及t的函数，故

出-m+u
dd将 代入上式，整理并略去高价微量，即得

DB+ai+uai+sa+=0
或写成

a(=+m+2)=--1 (5.55)

上式即为微小流束非恒定流的运动方程。

设所考虑的总流为渐变流动，将上式对整个总流过水断面积分，略去断面

上流速分布不均匀的影响，即可得出非恒定总流的运动方程：

a(=+m+2)=-- (5.56)
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或写成

+pxaR+(a+)+gd=0 (5.57)

式中：z,p,v分别表示总流过水断面上的平均高程、平均压强及平均流速；A

为过水断面积；xo为湿周；r?为流段ds周界上的平均切应力。

式(5.56)或式(5.57)常用来讨论有压管道中的水击问题。

对不可压缩流体，p为常数，可将式(5.56)中各项乘以ds,并从断面

1-1至断面2-2积分，可得出非恒定总流的能量方程：

级+2=++++ (5.58)

[式中： 代表总流单位重量液体的阻力在1-1断面至2-2 断面间所作

的功，即能量损失h.;部山 而而引起的惯表示单位重量液体因当地加速度

性力在1-1断面及2-2断面间所作的功，称为惯性水头，以h,表示。h。与

h、并不相同，h、是因阻力而损耗的水体能量，它转化为热能而消失；h。则蕴

藏在水体中而没有损耗。当 为正时，表明流速随时间而增大，h。为正值，

这时为了使1-1断面及2-2断面间水体的动能提高，必须在1-1断面的水

流中转移出一部分能量。当部为负时，h。也为负值，表明由于水流动能的降

aa

低，水体要释放出一部分能量而转化成2-2断面的其他能量。

上述非恒定总流的能量方程可表示为

5+m+2=+h.+[ (5.59)

式(5.59)将用来讨论调压系统中的液面振荡问题。

5.4.2 非恒定流的连续方程

利用质量守恒原理，可直接导出非恒定总流的连续方程。

在产生非恒定流的有压管中取出长度为ds的微分段作为控制体，其两端

断面为n-n及m-m(图5.27)。设n-n断面的面积为A,流速为v,液体密度

为p,则dt时段内通过n-n断面流入的液体质量为puAdt。与n-n断面相距为

pnAdt+a(mAdt)ds。ds 的m-m断面，在同一时段内流出的液体质量则为， 流段
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a(pAds)dr。ds 在dt 时段内质量的增量为

/n

PvAdt

ds

/m

/n
矿
pvAdr

Hdy)
下 ds

/m

图5.27

根据质量守恒定理，在dt时段内流入和流出该流段的液体质量差，等于

同时段内该流段液体质量的增量，即

pmAd-[pmAdt+a(pnAd)d]=a(pAds)dt
整理上式可得出非恒定流连续方程的普遍形式：

(pmA)+(pA)=0 (5.60)

上式将用于分析有压管中的水击问题。

对不可压缩流体p为常数，式(5.60)变为

a(aA)+=0 (5.61)

式(5.61)常用于明槽非恒定流的计算。

对于既不考虑液体的压缩性，也不考虑管壁弹性的管道非恒定流，上式还

可进一步简化为

vA=f(t) (5.62)

上式表明流量只随时间而变，对于某一特定的瞬间，流量是沿程不变的。

调压系统中的液面振荡问题就属于这一情况。

5.5水击的基本微分方程组

对非恒定流的运动方程及连续方程进行整理及简化，可导出水击的基本微

分方程组——运动方程及连续方程。为方便计，将指向下游的s坐标改用由阀
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门指向上游的坐标,故式(5.56)及式(5.60)中景的各项改为一品
5.5.1水击的运动方程

A=4mD2,Xo=πD及To=Am2令(a+m)=H,,对于圆管以 代入式

(5.56),改写后得

-g+++=0 (5.63)

式中：D为管道直径；λ为沿程阻力系数。

式(5.63)为考虑摩阻损失的水击运动微分方程。 ”如果略去摩阻损失，并注意到在水击中v部一部， 略去 后式(5.63)

可进一步简化为

部 (5.64)

5.5.2 水击的连续方程

ea把非恒定流连续方程式(5.60)的s坐标改为l坐标，且 的各项改为-, 则
a(pmA)=a+(pA)

展开得

ma+p4+Ao?=A⋯+p (5.65)

在有压管道的非恒定流中，管道的横断面积A及液体的密度p都是时间

及距离l的函数。即

则有

(5.66)
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及从上式中解出 代入式(5.65),整理可得

aπ-b4+Aa (5.67)

dd上式右端第一项中的 代表液体密度随时间的变化率，即水的压缩性。第

出二项中的 代表过水断面随时间的变化率，即管壁的弹性。二者都是由水击

压强增量 dp而引起的，故式(5.67)也可写成

π=(D+)出 (5.68)

(+Aφ)在式(5.46)中解出 代入上式，则得

就-出 (5.69)

因为p=pg(H-z),考虑到在水击波传播过程中，p相对于H随t及l的

变化而言，p随t及l的变化甚小，即可视p为常数，则得

出=}-=pε(a-#)-pe(-a) (5.70)

=0;=sin0,θ为管轴的倾角(图5.27)。式中：

把式(5.70)代入式(5.69)后变为

n=5a-(a-sing)
或

=-rsin0+ (5.71)

式(5.71)是考虑到管轴倾斜影响的连续方程式。当略去管轴倾斜的影

响，并注意到。器～,即略去。后得

部 (5.72)

式(5.63)及式(5.71)是计及摩阻影响的水击微分方程组，当略去摩

阻损失及管轴倾斜影响后则变为式(5.64)及式(5.72)。

利用上述偏微分方程组可求解水击问题，其方法主要有下列几种：

①解析法：一般是从简化后的式(5.64)及式(5.72)出发。这是一组
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典型的双曲线型偏微分方程，化为波动方程后可求出其通解，结合边界及初始

条件可逐步求得任意断面在任意时刻的水击压强。其特点是物理意义明确，应

用简便，但多适用于不计阻力的简单管道。

②图解法：以解析法导出的基本关系为理论依据进行图解。能应用于较

复杂的边界条件，特别是对复杂管道，它比解析法简单明了，但作图较繁。

③差分法：一般系直接从计及摩阻损失的式(5.63)及式(5.71)出发，

这是一组拟线性双曲线型偏微分方程，求精确解是困难的。差分法的原理就是

利用差商代替偏导数求近似解。

④特征线法：是把偏微分方程组式(5.63)及式(5.71)沿特征线变为

常微分方程，再变为差分方程求近似解。

随着电子计算机技术的发展，后面两种方法得到了较为广泛的应用，其特

点是计及摩阻损失，较第一、二种方法精度高，且能应用于复杂管道系统。详

细内容可参考相关文献。

5.6 调压系统中的水面振荡

压力引水道较长的水电站，为使电站运行安全，常在引水系统中修建调压

室(图5.28)以减小水击压强及缩小水击的影响范围。

调压室通常是一个具有自由水面和一定容积的井式建筑物。当电站因负荷

变化而产生的水击波由阀门(或导叶)传至调压室时，具有自由表面并能储

存一定水体的调压室将水击波反射回下游压力管道，使调压室上游的引水管道

很少承受水击波的作用。这就大大缩短了水击波的传播长度，削减了水击

压强。

在反射水击波的同时，调压室中水面产生振荡现象。如图5.28 所示，在

(A.+2)恒定流的情况下，调压室中水位维持在比水库水位低一个( 数值的高

程(h。是水库与调压室间的水头损失，v是上游引水管道中的断面平均流速)。

当机组丢弃全部负荷，阀门完全关闭时，调压室下游压力管中的水流很快停止

下来，而上游引水管中的水流则在惯性作用下继续向下游流动，遇到停止的水

体后，被迫流入调压室，使室内水位上升，上游库水位与调压室间水位差逐渐

减少，上游引水道中流速也随之减小。当调压室中水位上升至库水位时，水流

仍在惯性作用下继续流入调压室，直至室中水位上升至高出库水位某一数值才

停止。接着由于调压室中水位高于库水位，水体作反向流动即由调压室流入水

库，调压室水位开始下降，反向流速也逐渐减小，一直到调压室中水位降至某
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一最低水位时，反向流速才减小至零。此后，水流又加速流向调压室，室内水

位又重新回升。就是这样，伴随着上游引水道内水体的往返运动，调压室内水

面在某一静水位线上下振荡。只是由于摩阻损失的存在，运动水体的动能不断

消耗，振荡幅度逐次减小，最后静止下来，达到新的恒定状态。

如果阀门不是瞬时全部关闭，而是部分关闭，其振荡现象亦完全一样，只

不过振荡幅度不同而已。当水轮机系统增加负荷，阀门开启时，调压系统内也

要产生水体振荡，所不同的是，上游引水管道中的水体由于惯性作用不能立即

适应流量突然增加的需要，而是由调压室中首先泄放出一部分水体。所以调压

室中水位是先行下降然后再回升。

从上述讨论可知，调压室及其上游引水道中的水体振荡和调压室下游压力

管道中的水击，都属于非恒定流；而且都是起源于下游流量的改变。但二者的

运动特性是有区别的，下游压力管中的水击波在传播过程中引起压强急剧变

化，水体及管壁发生弹性变形，这时，起主要作用的力是与当地加速度所对应

的惯性力及弹性力(有时阻力的作用也不能略去),所以水击计算中必须考虑

液体的压缩性及管壁的弹性。而调压系统中的水体振荡，伴随着水体的往返运

动，压强只发生缓慢而不大的变化，液体不会遭受明显的压缩，管壁也不会发

生显著的膨胀；这种非恒定流动的主要作用力是惯性力及摩阻力，液体及管壁
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的弹性可以略去不计。

为了便于分析调压室及其上游引水道中水体振荡的规律，首先选择等直径

的竖立U形管作为简化模型进行讨论，然后再结合调压系统的特点补充说明。

一等直径的竖立 U形管中盛水，平衡时管中液面处于0-0 位置

(图5.29)。设因某种外力作用使在t时刻U形管左右两支形成图示的水面差，

则在重力及惯性力作用下，管中水体将来回振荡，并由于摩阻力作用而逐渐衰

减以至最终达到平衡。

0

2-
z

-2

z*
2 z-1

0 0

-20

密-t v-t

7

1 1

s -z
受/2

图5.29

利用非恒定流的能量方程可以导出这种振荡的振幅、周期及水面位移、水

流速度、加速度与时间的关系。

当不考虑水体的压缩性及管壁的弹性时，非恒定流的连续方程为式

(5.62),即

vA=f(t)或 v=F(t)

上式表明，等直径的U形管中流速v仅与时间有关，而与位置无关。

对U形管的1-1及2-2 断面应用非恒定流的能量方程式(5.59),以

0-0为基准面，并注意到P?=P?,v?=v?,当不计阻力时为

-=+
部与·无关，则得因为

d=-2B
v=出式中，s为U形管中水柱的长度。由图5.29可知， 故上式可改写为

出-=-2g, (5.73)
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这是一个二阶常系数齐次常微分方程。它表明，水体振荡的加速度与位移

z成正比，加速度的方向与位移方向相反，即指向平衡位置。式(5.73)的一

般解可写为

z=C?om√P∈t+C;sin√
出=r=0,设t=0时2-2断面上z=z?及 则上式中的积分常数为C?=z?,

C?=0。再代入上式得

z= (5.74)

上式表明，2-2断面位移z与时间t呈余弦函数关系。式中z?为2-2断

√ T=2F=2π√。面的初始位置，即振幅； 为角频率w,所以振荡周期

由式(5.74)可得液面2-2 的振荡速度为

=出=-√in√ (5.75)

式(5.74)、式(5.75)及式(5.73)表达了2-2断面的位移、水面振

荡速度及加速度与时间的关系。当t=0,z=z?,v=0,但具有向下的最大加速

1=晋√度；随着液面的下降，向下的速度加大，加速度减小，至 时，液面

降至平衡位置0-0,加速度减小至零，但向下速度最大；水面继续下降，速

1=π√时，水面下降至-,速度逐渐减小，向上的加速度逐渐增大，至

度降至零，向上加速度变为最大值。此后，在反向水位差作用下，水流作反向

1=2m√运动，水面回升；到1 时，水位、流速及加速度都回复到初始情况。

如果不计摩阻力的影响，水面振荡将周而复始地进行下去。上述过程可归结在

表5.4并表示在图5.29中。

表5.4 U形管的水面振荡过程

时间t :=√ =-√am√三 出=-
0 m 0 -
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续表

时间t :=√, =-√si√ 出=-2

云 0 -√三 0

√ -0 0

2V云 0 √。 0

2m√云 m 0 。
实际计算时，必须计入摩阻损失才能与实际水面的振荡过程符合。对调压

系统而言，调压井中的惯性水头一般可以略去，只需计入引水管的惯性水头

出 当计入摩阻损失并将基准面取在水库水面时，式(5.73)变为

:=-(h.+ (5.76)

式中：z为水库与调压室间的水位差，z轴以向上为正；s为管道进口至调压室

的距离；h。为调压系统的水头损失，可表示为

A.=6.2
其中，ζ.为调压系统的水头损失系数。

为求解调压系统的水面振荡，还必须结合调压系统的特点建立调压井水流

的连续方程式。设上游引水道的流量为Q,流入调压室的流量为Q,调压室下

游水轮机的引用流量为Qr,故对于不可压缩流体，其连续方程可表示为

Q=Q.+Qr

出：设调压室的横断面积为F,向上的流速为 上游引水道的横断面积为

A,流速为v。则连续方程可改写为

n=4=+(Qr+F出) (5.77)

利用式(5.76)及式(5.77),可计算调压室的水面振荡问题。具体解法

可参阅有关专业书籍或文献。
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思 考 題

5.1何谓有压管流?其水力特征是什么?

5.2 长管、短管是怎样定义的?判別标准是什么?如果某管道是短管，

但想按长管公式计算，怎么办?

5.3如图所示，两简单管道：a图自由出流，b图淹没出流，若两管道的

作用水头H和z,管长l,管径d及沿程阻力系数λ均相同，试问：

(1)两管中通过的流量是否相同?为什么?

(2)两管中各相应点的压强是否相同?为什么?

L.d,λ H l,d,λ 2

(a)

思5.3

(b)

5.4 图示A,B,C为三条高程不同的坝身泄水管，其管径d,长度1,沿
程阻力系数λ均相同，试问它们的泄流量是否相同?为什么?

?

lg

z|

思5.4

5.5 什么叫水击?有压管道中的水击现象是怎样发生的?

5.6 什么叫水击相、周期?水击相在水击计算中的作用是什么?

5.7 什么是直接水击?什么是间接水击?各有什么特点?

习题

5.1如图所示，坝下埋设一预制混凝土引水管，直径D=0.5m,长

40m,进口处有一道平板闸门控制流量，引水管出口底部高程V62.0m,当上
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游水位为V70.0m,下游水位为V60.5m,闸门全开时能引多大流量?

?70.0

D
40

?62.0

?60.50

题5.1

5.2 如图所示，倒虹吸管采用500mm直径的铸铁管，长1=125m,进出

口水位高程差z=5m,根据地形，两转弯角各为60°和50°,上下游渠道流速

相等。问能通过多大流量?并绘出该虹吸管的测压管水头线及总水头线。

又

?
z=5 m 又

(60° 50°

1=125m

题5.2

5.3 水泵自吸水井抽水，吸水井与蓄水池用自流管相接，其水位均不变，

如图所示。水泵安装高度z,=4.5m;自流管长l=20m,直径d=150mm;水

泵吸水管长l?=12m,直径d?=150mm;自流管与吸水管的沿程阻力系数λ=

0.025;自流管滤网的局部水头损失系数ζ=2.0;水泵底阀的局部水头损失系

? 2
,d?

蓄水池

I,d

吸水井

题5.3
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数5=9.0;90°弯头的局部水头损失系数ζ=0.3;若水泵进口真空值不超过6m

水柱高，求水泵的最大流量是多少?在这种流量下，水池与水井的水位差z将

为多少?

5.4 如图所示，钢管输水，流量Q=0.05m3/s,管径d=200mm,管长

l=300m,局部水头损失按沿程水头损失的5??。问水塔水面要比管道出口

高多少?

?

H

题5.4

5.5如图所示，用水泵提水灌溉，水池水面高程V179.5m,河面水位

V155.0m;吸水为长4m、直径200mm的钢管，设有带底阀的莲蓬头及45°弯

头一个；压力水管为长50m、直径150mm的钢管，设有逆止阀(g=2.0)、

闸阀(g=0.2)、45°的弯头各一个，机组效率为80???知流量为0.05m3/s,

问要求水泵有多大扬程?

179.5

7155.0

题5.5

5.6 如图所示，用虹吸管从蓄水池引水灌溉。虹吸管采用直径400mm的
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钢管，管道进口处安一莲蓬头，有2个40°转角；上下游水位差H=4.0m;上

游水面至管顶高程z=1.8m;管段长度l?=8.0m,l?=4.0m,l?=12.0m。要

求计算：

(1)通过虹吸管的流量为多少?

(2)虹吸管中压强最小的断面在哪里，其最大真空值是多少?

l=4m

?

日

-1.8
40 40°

1 4

题5.6

5.7图示水泵压水管为铸铁管，向B,C,D点供水。D点的服务水头为

4m(即D点的压强水头 为4m水柱高);A,B,C,D点在同一高程上。今

已知qn=qc=qo=0.01m3/s;管径d?=200mm,管长L=500m;管径d?=

150mm,管长l?=450m;管径d?=100mm,管长l?=300m,求水泵出口处压

强应为多少?

知

4 2 5
A B C D -9Dqd? d?9日

题5.7

5.8 水塔供水的管道上有并联管道1及2,如图所示。管道为铸铁管，

水自D点出流时，要求服务水头H,=8.0m,其流量Qo=0.02m3/s;在B点

出流量qa=0.045m3/s;CD段为沿程均匀泄流管道，单位长度上的沿程泄流量q

=1.0×10~*m2/s,管长Lo=300m,管径dcn=200mm;管径d?=150mm,管

长l?=350m;管径d?=150mm,管长l?=700m;管长lm=1000m,管径dm=

250mm;D点高程为V100.0m。试决定并联管道内流量分配，并计算水塔的水

面高程。

5.9 图示为一串联管道自水池引水出流至大气中。第一段管道 d?=
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100mm,L=25m;第二段管道d?=50mm,l?=20m;通过流量Q=5.0×

103m3/s;管道进口为锐缘形，两段管道连接处为突然缩小；管道的沿程阻

力系数λ?=0.025,λ?=0.020。求所需的水头H并绘制测压管水头线及总水

头线。

又

H

A

9B
C D h-8r

B
2 9

Qb

又

H

4,d? 2?d?
Q

题5.8 题5.9

5.10 两水池间联以三条并联管道，它们的长度相同，直径分别是d,2d

及3d;假定各管有相同的沿程阻力系数λ。当直径为d的管道通过流量Q?=

0.05m3/s时，直径为2d及3d的管道各通过流量为多少?

5.11一分叉管道连接水池A,B,C,如图所示。设1,2,3段管道的直

径及长度分别为：管径d?=500mm,管长l=1000m;管径d?=400 mm,管

长l?=350m;管径d?=400mm,管长l=800m。管道为新钢管，A,B,C池

的水面高程为：V?=30m,Vn=20m,Vc=0m。求通过各管的流量Q?,

Q?,Q?。

又
V

B
A Q?

?l,d?,Q?

g C

题5.11

5.12如图所示，水自水池A沿水平设置的铸铁管流入水池C,若水管

d=200mm,H?=4.0m,H?=1.0m,l?=30m,l?=50m,设沿程阻力系数λ=

0.02,求在水池B中的水深H?。
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?

A H?
d,λ

4

B H? d,λ?
2

H?

题5.12

5.13 如图所示，水由封闭容器A沿垂直变直径管道流入下面的水池，容

器内po=20 kPa且液面保持不变，若d?=50mm,d?=100mm,容器内液面与

水池液面的高差H=1.0m,只计局部水头损失，试求：

(1)管道通过的流量Q;

(2)距水池液面h=0.5m处的管道内B点的压强Pgo

? Po

A

B一

h=0.5m

a

×8
a

B
d?

H=1 m

水池

题5.13

5.14如图所示，用长度为l的两根平行管路由A水池向B水池引水，管

径d?=3d?,两管的粗糙系数n?=1.1n?,局部水头损失不计，试分析两管中的

流量比。

?

A
dn

6.4

H

B

题5.14
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5.15 如图所示，一串联管连接A,B两水池，假设以长管看待，试绘制

该输出管道的测压管水头线和总水头线，并指出：

(1)在哪些地方存在负压?

(2)最大真空值在何处?

(3)相对压强为零的断面在何处?

a,F

A d?,? z

B

题5.15

5.16 某输水管自水库中取水，末端用阀门控制流量。已知：管长l=

400m,管径D=300mm,管壁厚δ=4.0mm,管壁材料的弹性模量E=19.6×

10°Pa,初始时刻水头H?=15m,阀门全开时流量Q=0.15m3/s。试计算阀门

突然全部关闭时的最大水击压强及与此相应的管壁应力σ;若保持管壁厚度不

变，直径D=400mm,其最大水击压强又为多少?并绘出距水库为200m断面

处水击压强及流速随时间变化的过程图。

5.17 一等直径U形管如图5.29 所示，水柱长s=1.0m,2-2断面的初

始高度g=0.1m,不计摩阻影响，求2-2断面水位下降至z=-0.1m的时

间，并求该时刻的水面振荡速度及加速度。
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明渠是一种人工修建或自然形成的渠槽，当液体通过渠槽而流动时，形成

与大气相接触的自由表面，表面上各点压强均为大气压强。所以，这种渠槽中

的水流称为明渠水流或无压流。输水渠道、无压隧洞、渡槽、涵洞以及天然河

道中的水流都属于明渠水流。

当明渠中水流的运动要素不随时间而变时，称为明渠恒定流，否则称为明

渠非恒定流。明渠恒定流中，如果流线是一簇平行直线，则水深、断面平均流

速及流速分布均沿程不变，称为明渠恒定均匀流；如果流线不是平行直线，则

称为明渠恒定非均匀流。

设想在产生均匀流动的明渠中取出一

单位长度的流段ABCD进行分析(图6.1)。

设此流段水体重量为G,周界的摩阻力为

B

CF 0、
P

Gsin 0

F,流段两端的动水压力各为Fm,F。

从力学观点看，明渠均匀流是一种等速直

线运动。则作用于流段上所有外力在流动

方向的分量必达到平衡，即

d

D

G

图 6.1

Fm+Gsinθ-Fm-F?=0
式中：θ为渠底线与水平线的夹角。

因为均匀流中过水断面上的压强按静水压强分布，而且各过水断面的水深

及过水断面积相同，故Fm=F2。则由上式可得

Gsinθ=F
上式表明：明渠均匀流中摩阻力F,与水流重力在流动方向的分力相平衡。

当Gsinθ≠F,时，明渠中将产生非均匀流。

6.1明渠水流的基本概念

明渠的断面形状、尺寸、底坡等对水流的流动状态有着重要的影响。所以

为了研究明渠水流运动的规律，必须首先了解明渠的类型及其对水流运动的

影响。
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6.1.1 明渠的横断面

人工明渠的横断面，通常做成对称的几何形状。例如常见的梯形、矩形或

圆形等。至于河道的横断面，则常呈不规则的形状，如图6.2 所示。

?
B

h

b

1
m
a

又

槽

滩地

(a)梯形断面 (b)河道断面

图6.2

当明渠修在土质地基上时，往往做成梯形断面，其两侧的倾斜程度用边坡

系数m(m=cota)表示，m的大小应根据土的种类或护面情况而定(表6.1)。
矩形断面常用于岩石中开凿或两侧用条石砌筑而成的渠道；混凝土渠或木渠也常

做成矩形。圆形断面通常用于无压隧洞。

表6.1 梯形渠道的边坡系数

土壤 种 类 边坡系数m

粉砂

细砂、中砂和粗砂：

1.疏松的和中等密实的

2.密实的

沙壤土

粘壤土、黄土或粘土

卵石和砌石

半岩性的抗水的土壤

风化的岩石

未风化的岩石

3.0～3.5

2.0~2.5
1.5~2.0

1.5~2.0

1.25~1.5
1.25~1.5

0.5~1.0
0.25~0.5

0~0.25

根据渠道的横断面形状、尺寸，就可以计算渠道过水断面的水力要素。如

工程中应用最广的梯形渠道，其过水断面的诸水力要素关系如下：

水面宽度：
B=b+2mh (6.1)

或
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B=(B+2m)h (6.2)

B=☆式中：β为断面宽深比即

过水断面面积：

A=(*±2)h=(b+mh)h (6.3)

或

A=(β+m)h2 (6.4)

湿周：

x=b+2h√1+m2 (6.5)

或

x=(β+2√1+m2) (6.6)

水力半径：

R=A=+2hAm (6.7)

或

R=g+2A (6.8)

对于矩形和圆形断面，可根据一定的几何关系，即求出过水断面的诸水力

要素，如表6.2 所示。

表6.2 矩形、梯形、圆形过水断面的水力要素

断面形状
水面宽度

B

过水断面面积

A
湿周

X

水力半径

R

矩形

B

b

h
b bh b+2h

多

梯形

B

a h
b+2mh (b+mh)h b+2h√1+m2 4m

b
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续表

断面形状
水面宽度

B

过水断面面积

A
湿周

X

水力半径

R

d

圆形

B

θ h
2√h(d-h) &(θ-sinθ)* 2at (1-m)

*式中θ以 rad计。

在工程实践中，有时由于地形、地质条件的改变，或是由于水流运动条件

的需要，在不同的渠段，横断面形状、尺寸或底坡不完全相同。断面形状、尺

寸及底坡沿程不变，同时又无弯曲的渠道，称为棱柱体渠道；而横断面形状、

尺寸或底坡沿程改变的渠道，称为非棱柱体渠道(图6.3)。

T

棱柱体

2

2
非棱柱体·

3

3
棱柱体·

1-1 2-2 3-3

图6.3

在非棱柱体渠道中，由于断面形状、尺寸或底坡等沿程发生变化，流线不

会是相互平行的直线，故水流不可能形成均匀流。

6.1.2 明渠的底坡

明渠渠底纵向倾斜的程度称为底坡。底坡以符号i表示，i等于渠底线与

水平线夹角θ的正弦，即i=sinθ。

当明渠渠底沿程降低时，称为顺坡明渠，如图6.4a所示，此时i>0;当

渠底为水平时，称为水平明渠，如图6.4b所示，此时i=0;当渠底沿程升高

时，称为逆坡明渠，如图6.4c所示，此时i<0。
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?

θf

i>0
i=0 i<0

(a) (b) (c)

图6.4

在平底渠道中i=0,由图6.1可知，流段重力在顺流方向分力Gsinθ=0;

在逆坡渠道中，流段重力的分力Gsinθ与摩阻力F的方向一致；因而都不可

能满足Gsinθ=F,的平衡条件，故在平底及逆坡渠段中，不可能产生均匀流，

只有在顺坡渠道中，才有可能形成均匀流。

6.2 明渠恒定均匀流

6.2.1明渠均匀流的特性与形成条件

1.明渠均匀流的特性

由于明渠均匀流的流线为一簇相互平行的直线，因此，它具有下列特性：

(1)过水断面的形状、尺寸及水深沿程不变。

(2)过水断面上的流速分布、断面平均流速沿程不变；因而，水流的动能

修正系数及流速水头也沿程不变。

(3)总水头线、水面线及底坡线三者相互平行，即J=J,=i(图6.5)。

at2
2g

h h'

J

J

0

L*

2
2g

h /h'

图 6.5

必须指出，因过水断面应与流线正交，故明渠均匀流的过水断面应为与底

坡线相垂直(同时也与水面线相垂直)的平面，所以应在垂直于底坡线的方
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向量取水深值(图6.5中此水深以h'表示)。但在实际工程中，如水电站的引

水渠道，灌溉输水渠道等，底坡一般不大，为方便计，常用铅垂方向的水深h

代替真实的水深h';并用渠段的水平投影长度L代替渠段的实际长度L'。当底

坡i≤0.1(θ≤6°左右)时，这样处理对水深或长度引起的误差均小于1??

但当渠道坡度很大时，将引起显著的误差。

2.明渠均匀流的形成条件

由于明渠均匀流有上述特性，它的形成就需要有一定的条件：

(1)水流应为恒定流。因为在明渠非恒定流中必然伴随着波浪的产生，流

线不可能是平行直线。
(2)流量应沿程不变，即无支流的汇人或分出。

(3)渠道必须是长而直的棱柱体顺坡明渠，粗糙系数沿程不变。

(4)渠道中无闸、坝或跌水等建筑物的局部干扰。

显然，实际工程中的渠道并不是都能严格满足上述要求的；特别是许多渠

道中总有这种或那种建筑物存在，因此，大多数明渠中的水流都是非均匀流。

但是，在顺直棱柱体渠道中的恒定流，当流量沿程不变时，只要渠道有足够的

长度，在离开渠道进口、出口或建筑物一定距离的渠段，水流仍近似于均匀流

(图6.6),实际上常按均匀流处理。至于天然河道，因其断面几何尺寸、坡

度、粗糙系数一般均沿程改变，所以不会产生均匀流。但对于较为顺直、整齐

的河段，当其余条件比较接近时，也常按均匀流公式作近似解。

?

v—

均匀流
i>0

非均匀流

图6.6

6.2.2 明渠均匀流的水力计算

1.基本公式

明渠均匀流水力计算的基本公式有二，其一为恒定流的连续方程：

Q=Av=常数

另一则为均匀流的动力方程式，即谢才公式：

v=C√RJ
对于明渠均匀流来讲，因为J=i,所以谢才公式可以写成如下的形式：
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v=C√Ri (6.9)

明渠中的水流多系处于阻力平方区，目前工程界广泛采用曼宁公式或巴甫

洛夫斯基公式来确定上列公式中的谢才系数C。

根据连续方程和谢才公式，可得到计算明渠均匀流的流量公式：

Q=AC√R (6.10)

或
Q=KJE (6.11)

式中：K=AC√R为流量模数，单位为m3/s,它综合反映明渠断面形状、尺寸

和粗糙程度对过水能力的影响。在底坡一定的情况下，流量与流量模数成

正比。
式(6.10)中的谢才系数C与断面形状、尺寸及边壁粗糙系数有关。从

曼宁公式或巴甫洛夫斯基公式可知，它是n和R的函数。但分析表明，R对C

的影响远比n对C的影响小得多。因此，根据实际情况正确地选定粗糙系数，

对明渠的计算将有重要的意义。在设计通过已知流量的渠道时，如果n值选得

偏小，计算所得的断面也偏小，过水能力将达不到设计要求，容易发生水流漫

溢渠槽，常常造成事故，还会因实际流速过大引起冲刷。如果选择的n值偏

大，不仅因断面尺寸偏大而造成浪费，对挟带泥沙的水流还会形成淤积。

严格说来粗糙系数应与渠槽表面粗糙程度及流量、水深等因素有关；对于

挟带泥沙的水流还受含沙量多少的影响。但主要的因素仍然是表面的粗糙情

况。对于人工渠道，在长期的实践中积累了丰富的资料，实际应用时可参照这

些资料选择粗糙系数值。对于天然河道，由于河床的不规则性，实际情况更为

复杂，有条件时应通过实测来确定n值。

2.水力最佳断面及允许流速

(1)水力最佳断面

从均匀流的公式可以看出，明渠的输水能力(流量)取决于过水断面的

形状、尺寸、底坡和粗糙系数的大小。设计渠道时，底坡一般依地形条件或其
他技术上的要求而定；粗糙系数则主要取决于渠槽选用的建筑材料。在底坡及

粗糙系数已定的前提下，渠道的过水能力则决定于渠道的横断面形状及尺寸。

从经济观点上来说，总是希望所选定的横断面形状在通过已知的设计流量时面

积最小，或者是过水面积一定时通过的流量最大。符合这种条件的断面，其工

程量最小，称为水力最佳断面。

把曼宁公式代入明渠均匀流的基本公式，可得

0=AC/=÷AR=A (6.12)
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由上式可知：当渠道的底坡i,粗糙系数n及过水断面积A一定时，湿周

x愈小(或水力半径R愈大)通过流量Q愈大；或者说当i,n,Q一定时，湿

周x愈小(或水力半径R愈大)所需的过水断面积A也愈小。

由几何学可知，面积一定时圆形断面的湿周最小，水力半径最大；因为半

圆形的过水断面与圆形断面的水力半径相同，所以，在明渠的各种断面形状

中，半圆形断面是水力最佳的。但半圆形断面不易施工，对于无衬护的土渠，

两侧边坡往往达不到稳定要求，因此，半圆形断面难于普遍采用，只有在钢筋

混凝土或钢丝网水泥构成的渡槽等建筑物中才采用类似半圆形的断面。

工程中采用最多的是梯形断面，其边坡系数m由边坡稳定要求确定。在
m已定的情况下，同样的过水面积A,湿周的大小因底宽与水深的比值b/h而

异。根据水力最佳断面的条件：

A-最水m (6.13)

即

(6.14)

而A=(b+mh)h,x=b+2h√1+m2,分别写出A,x对h的一阶导数并使之
为零：

d=(b+mh)+h(4+m)=0
k=4+2√1+m2=0

(6.15)

出后，解得上二式中消去

h=B?=2(√1+m2-m)=f(m) (6.16)

式(6.16)表明：梯形水力最佳断面的b/h值仅与边坡系数m有关。因为

R=A=6+2A/1+m(B+21+m
用β。代替上式中的β值，整理后得

R.=含
即梯形水力最佳断面的水力半径等于水深的一半。
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矩形断面可以看成为m=0的梯形断面。以m=0代入以上各式可求得矩

形水力最佳断面的β。及R。值：

B.-k,=2,即 b=2h。
R.=

不难证明，矩形或梯形水力最佳断面实际上是半圆的外切多边形断面

(图6.7)。

O ? O 又

=h r=h

-b-
(a)

b·

(b)

图6.7

在一般土渠中，边坡系数m>0,则按式(6.16)求得的β。<1,即

梯形水力最佳断面通常都是窄而深的断面。这种断面虽然工程量最小，但

不便于施工及维护，所以，无衬护的大型土渠不宜采用梯形水力最佳

断面。
(2)允许流速

为通过一定流量，可采用不同大小的过水断面，则渠道中将有不同的平均

流速。如果这一流速过大，可能冲刷渠槽使渠道遭到破坏；如果这一流速过

小，又会导致水流中挟带的泥沙淤积，降低渠道的过水能力。对航运渠道，流

速的大小直接影响航运条件的优劣；对水电站的引水渠道，流速的大小还与电

站的动能经济条件有关。所以，设计渠道时，断面平均流速应结合渠道所担负

的生产任务(灌溉渠道、水电站引水渠道、航运渠道等)、渠道建筑材料的类

型、水流中含沙量的多少及其他运用管理上的要求而选定：

①渠道中的流速v应小于不冲允许流速v',以保证渠道免遭冲刷。不冲允
许流速v'与渠道建筑材料的物理特性(如土渠中土壤的种类、级配情况、密实

程度等)和渠道水深有关。当渠中水流不挟带泥沙时，对岩石和人工护面渠

道、粘性土质渠道及无粘性土质渠道的不冲刷允许流速可按表6.3 选定。当渠

中水流挟带泥沙时，不冲刷允许流速还与挟沙情况有关，可参考有关水力学手

册确定。



6.2 明渠恒定均匀流 217

表6.3 不冲允许流速v'值表”

(一)不同土质组成的渠道

土质 不冲允许流速/(m/s)

轻壤土 0.6~0.8

中壤土 0.65~0.85

重壤土 0.7~0.95

粘土 0.75~1.0

注：表中所列不冲允许流速值为水力半径R=1.0m时的情况；当R不等于1.0m时，表中所列数
值应乘以R”,指数a值可按下列情况采用；①疏松的壤土、粘土a=1/3~1/4;②中等密实和密实的
壤土、粘土a=1/4~1/5。

(二)不同防渗衬砌结构

防渗衬砌结构类别 不冲允许流速/(m/s)

土料
粘土、粘砂混合土 0.75~1.00

灰土、三合土、四合土 <1.00

水泥土
现场浇筑 <2.50

预制铺砌 <2.00

干砌卵石(挂淤) 2.50~4.00

砌石
浆砌块石

单层 2.50~4.00

双层 3.50~5.00

浆砌料石 4.0~6.0

浆砌石板 <2.50

沙壤土、轻壤土 <0.45

质料
(土料保护层

中壤土 <0.60

重壤土 <0.65

粘土 <0.70

沙砾料 <0.90

沥青混凝土
现场浇筑 <3.00

预制铺砌 <2.00
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续表

防渗衬砌结构类别 不冲允许流速/(m/s)

现场浇筑 <8.00

混凝土 预制铺砌 <5.00

喷射法施工 <10.00

注：表中土料类和膜料类(土料保护层)防渗衬砌结构不冲允许流速值为水力半径R=1.0m时的
情况；当R不等于1.0m时，表中所列数值应乘以R”,指数a值可按下列情况采用：①疏松的土料或

土料保护层，a=1/3~1/4;②中等密实和密实的土料或土料保护层，a=1/4~1/5

(三)不同类型的石渠

p'/(m/s)
水深/m

岩性
砾岩、泥灰岩、页岩

石灰岩、致密的砾岩、砂岩、
白云石灰岩
白云砂岩、致密的石灰岩、硅

质石灰岩、大理岩
花岗岩、辉绿岩、玄武岩、安

山岩、石英岩、斑岩

0.4

2.0

3.0

4.0

15.0

1.0

2.5

3.5

5.0

18.0

2.0

3.0

4.0

5.5

20.0

3.0

3.5

4.5

6.0

22.0

*(一)、(二)、(三)内容引自“灌溉与排水工程设计规范”(中华人民共和国国家标准，
GB 50288—99,1999年8月)。

②渠道中的流速v应大于不淤流速v”,以保证水流中悬浮的泥沙不淤积在

渠槽中。v”的大小与水流条件及挟沙特性等多方面的因素有关，可查阅有关手

册确定。

③对航运渠道及水电站引水渠道，渠中流速还应满足某些技术经济条件

及应用管理方面的要求。

例6.1 某梯形土渠设计流量Q为2m3/s,渠道为重壤土，粗糙系数n为

0.025,边坡系数m为1.25,底坡i为0.0002。试设计一水力最佳断面，并校

核渠中流速(已知不淤流速v”为0.4m/s)。

解：将式(6.4)及式(6.8)代入基本公式(6.10),并用曼宁公式计算

谢才系数，整理后可得

h=[aQ(B±2~1+m2)“]” (6.17)

当为水力最佳断面时β值应由下式确定：
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β=β=2(√1+m2-m)

=2(/1+1.252-1.25)=0.702
将各已知值及求得的β。值代入，可求得水力最佳断面的水深及底宽为

A.=[-0s e2
=1.49 m
bm=βh=0.702×1.49m=1.05m

校核渠中流速是否满足不冲不淤的条件：

由表6.3查得重壤土时的不冲允许流速v=(0.70～0.95)m/s,对所设计

R=2=1.42m=0.745m;的水力最佳断面h 取α=0.25,则不冲允许流速v1=

vR1?=(0.70~0.95)m/s×(0.745)=(0.65～0.88)m/s。
已知不淤流速v"=0.40m/s。渠中断面平均流速为

=6.+0)h.=(1.05m+1.231.49m)×1.49m=0.46m/s
故v”<v<v',所设计断面满足不冲刷不淤积的条件。

3.水力计算的类型

应用基本公式(6.9)及(6.10),即可解决工程实践中常见的明渠均匀

流的计算问题。

水利工程中，梯形断面的渠道应用最广，现以梯形渠道为例，来说明经常

遇到的几种问题的计算方法。由式(6.10)可以看出，对于梯形渠道，各水

力要素间存在着下列函数关系：

Q=AC/Ri=f(m,b,h,i,n)

就是说，上式中包括Q,b,h,i,m,n共6个变量。一般情况下，边坡系数

m及粗糙系数n是根据渠道护面材料的种类，用经验方法来确定。因此，梯形

渠道均匀流的水力计算，实际上是根据渠道所担负的生产任务、施工条件、地

形及地质状况等，预先选定Q,b,h,i这4个变量中的3个，然后，应用基

本公式求另一个变量。

工程实践中所提出的明渠均匀流的水力计算问题，主要有下列几种类型：

(1)已知渠道的断面尺寸b,m,h及底坡i,粗糙系数n,求通过的流量

(或流速)。这一类型的问题大多属于对已成渠道进行校核性的水力计算。

例6.2 某电站引水渠，在粘土中开凿，未加护面，渠线略有弯曲，在使

用过程中，岸坡已滋生杂草，n=0.03。今测得下列数据：断面为梯形，边坡
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系数m为1.5,底宽b为34m,底坡i为1/6500,渠底至堤顶高差为3.2m

(图6.8)。

V 超高

3.2 m

b

图6.8

(1)电站引用流量Q为67m3/s。今因工业发展需要，要求渠道供给工业
用水，试计算渠道在保证超高为0.5m的条件下，除电站引用流量外，尚能供

给多少工业用水?并校核此时渠中是否发生冲刷。

(2)与电站最小水头所相应的渠中水深h为1.5m,试计算此时渠中通过

的流量为多少?在此条件下渠道是否发生淤积(已知不淤流速v”为0.5m/s)。

(3)为便于运行管理，要求绘制该渠道的水深-流量关系曲线(在第

(1)项和第(2)项要求的流量间绘制)。

解：(1)求保证超高0.5m时的流量，并校核冲刷，当超高为0.5m时，

渠中水深h=3.2m-0.5m=2.7m,此时的断面水力要素为

A=(b+mh)h=(34m+1.5×2.7m)×2.7m=102.74m2

x=b+2h√l+m2=34m+2×2.7m×√1+1.52=43.74m

R=A=43.74 m=2.35m
C=÷R1,R=2.35m,n=0.03 时，C=003×2.351*m12/s =由

38.4m12/s,则

Q=AC√Ri=10274×38.4×√2.35×6500m2s=75.0m)%
=4=102.74m/s=0.73m/s

在保证电站引用流量条件下，渠道能供给工业用水量为

Q=75.0m3/s-67m3/s=8.0m3/s

由表6.3查得，渠道土质为粘土时v为0.85m/s,当R为2.35m时v1=

vR1?=1.05m/s>v=0.73m/s。故在此条件下，渠道不会发生冲刷。
(2)计算h为1.5m时，渠道通过的流量并校核淤积
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计算h=1.5m的断面水力要素：

A=(b+mh)h=(34m+1.5×1.5m)×1.5m=54.37m2

x=b+2h√1+m2=34m+2×1.5m×√1+1.52=39.41m

R=A=394+m=1.38m
当n=0.03,R=1.38m时，由曼宁公式求得

C=0.031.381*m12/s=35.17m12/s

Q=AC√RG=54.37×35.17×√1.38×6500m2/s=27.9m2%
n=4=34.37m/s=0.51m/s>t1=0.5m/s

故渠道在h=1.5m时，不会发生淤积。

(3)绘制h=(1.5～2.7)m间水深-流量曲线

除h=1.5m,h=2.7m已在前二项中计算过外，今再设h=2.0m,2.5m

分别计算断面水力要素及流量、流速值，如下表所列。

h/m A/m2 x/m R/m C=÷R*^(m12/s) Q=AC√Ri/(m3/s) v/(m/s)
1.5

2.0
2.5

2.7

54.37

74.00
94.40

102.74

39.41

41.22
43.01

43.74

1.38

1.80
2. 19

2.35

35.17

36.80
37.98

38.40

27.9

45.3
65.8

75.0

0.510

0.612
0.700

0.730

根据上表可绘出h-Q曲线(图6.9)。

(2)已知渠道的设计流量Q,底坡 3.0r

i,底宽b,边坡系数m和粗糙系数n,

求水深h。

O

2.5

例6.3 某电站引水渠，通过沙壤

土地段，决定采用梯形断面，并用浆砌

是 2.0

1.5 o
块石衬砌(n=0.025),以减少渗漏损

失和加强渠道耐冲能力；取边坡系数m

为1;根据天然地形，为使挖、填方量

最少，选用底坡i为1/800,底宽b为

1.020 30 40 50 60 70 80
Q/(m3-s

图6.9

6m,设计流量Q为70m3/s。试计算渠

堤高度(要求超高0.5m)。
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解：当求得水深h后，加上超高即得堤的高度。故本题主要是计算水深。

根据式(6.10)Q=AC√Ri

对梯形断面A=(b+mA)h,x=b+2h √1+m2,R=A,(c=R代入上
式，整理得

0=(b+mb)n [(0+) (6.18)

显然，在上式中Q,b,m,n,i为已知，仅h为未知。但上式系一高次

方程，直接求解h是很困难的。可采用试算——图解法或迭代法求解。

(1)试算——图解法

可假设一系列h值，代入上式计算相应的Q值，并绘成h-Q曲线，然后

根据已知流量，在曲线上即可查出要求的h值。

设h=2.5,3.0,3.5,4.0m,计算相应的A,x,R,C及Q值如下表

所列。

h/m A/m2 x/m R/m C/(m12/s) Q=AC√Ri/(m3/s)
2.5
3.0
3.5
4.0

21.25
27.00
33.25
40.00

13.07
14.48
15.90

17.30

1.625
1.866
2.090
2.310

44.5
45.5
46.5

47.0

42.6
59.3
78.6
100.9

由上表绘出h-Q曲线(图6.10)。从曲线查得：

4.0

是
3.3
3.0-

2.0l
30 50 70

Q/(m3-s~)

90 110

图6.10

当Q=70m3/s时，h=3.3m。

(2)迭代法

由式(6.18)可知，当y=1/6,即用曼宁公式计算谢才系数时，梯形断
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面均匀流水深可用下式进行迭代计算：

6=()*2?)
将h=(常)”.代入上式得h?。

(j=1,2,⋯,n) (6.19)

当(h,?-h,)满足某给定的精度要求，则h,即为所求的均匀流水深。

=()=3.55m为初始值，求得先以宽浅矩形渠道均匀流的水深h

A-()”4+2,m)-3.30m
将h?=3.30m作为初始值，求得h?=3.33m;再将h?=3.33m作为初始

值，求得h?=3.33m。

因h?与h?相等，则h?即为所求的均匀流水深，即Q=70m3/s时，h=

3.33m。
(3)已知渠道的设计流量Q,底坡i,水深h,边坡系数m及粗糙系数n,

求渠道底宽b。

这一类问题的计算方法，与前一类求h的方法类似，也是采用试算——图

解法。
例6.4 某灌溉渠道上有一渡槽，拟采用

混凝土(用括泥刀做平)预制构件拼接成矩

形断面(图6.11),n=0.013,根据渡槽两端

渠道尺寸及渠底高程，初步拟定渡槽的底坡i

h

为1/1000,水深h为3.5m,设计流量31m3/s。

试计算渠道底宽b。 b

解：采用试算——图解法。
图6.11

设底宽b=2.5m,计算断面水力要素A,

X,R,C及流量Q:

A=bh=2.5m×3.5m=8.75m2

x=b+2h=2.5m+2×3.5m=9.5m

R=A-93m=0.922m
当R=0.922m,n=0.013时，由曼宁公式求得
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C=0.0B×0.9221°m12/s=75.9m12/s
则Q=AC√Ri=20.2m3/s<31m3/s。
又设b=3.0m,3.5m,4.0m计算结果如下表所列。

b/m A/m2 x/m R/m C/(m12/s) Q=AC√Ri/(m3/s)

2.5

3.0

3.5
4.0

8.75
10.50

12.25

14.00

9.5

10.0

10.5

11.0

0.92

1.05

1.17

1.28

75.9

77.5

78.7

79.7

20.20

26.30

32.90

39.70

根据上表绘制b-Q曲线(图6.12)。由曲线查得当Q=31m3/s时，b=
3.35 m。

4.0

是3.35
3.0

2.01
20 30

Q/(m3-s1)
图6.12

40

(4)已知渠道的设计流量Q,水深h,底宽b,粗糙系数n及边坡系数m,
求底坡i。

这一类问题，相当于根据其他技术要求，拟定了断面形式、尺寸及护面情

况，而计算底坡。利用式(6.10)可直接求解。

例6.5 某灌溉渠上，拟建渡槽一座，初

步确定采用钢丝网水泥喷浆薄壳结构，表面用

水泥灰浆抹面，n=0.013,断面为U形，底部

0.3-
0.8

Q

半圆直径d为2.5m,上部接垂直侧墙高0.8m

(包括超高0.3m)(图6.13)。设计流量Q为

5.5m3/s,试计算渡槽底坡。

解：由题意可得 图 6.13

h=2+0.8m-0.3m=23"+0.5m=1.75m
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A=d(0.8m-0.3m)+2π(2)
=2.5(0.8-0.3)+之×3.14×(223)2m2
=3.71 m2

X=2×(0.8m-0.3m)+π×兰

=2×0.5m+3.14x2-3"
=4. 93 m

R=A=4.93m=0.752m
C=.013×0.7521*m12/s=73.4m12/s由曼宁公式求得

则堤坡i=CR=734×3,7×0.75Z=0.000 54~2000

故所求底坡为i=200°
(5)已知流量Q、流速v、底坡i、粗糙系数n和边坡系数m,要求设计渠

道断面尺寸。这类问题的解算步骤可通过下例来说明。

例6.6 一梯形渠道，已知：Q为19.6m3/s,v为1.45m/s,边坡系数m

为1,粗糙系数n为0.02,底坡i为0.0007,求所需的水深及底宽。

解：联立求解式(6.3)及式(6.5)求水深h,得

=x) (6.20)

上式中的过水断面面积A及湿周x可按下述方法求得：

过水断面积A=2=194Sm2=13.5m2

R=()”-(60)”m=1.15m水力半径 h

x=A=1315m=11.7m湿周；

将A,x代入，即可求得所需水深为

A=-1?±√mzxR÷Y0-2M1+-{
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则相应的底宽为

b =x-2√1+m2h

(=4=11.7m-2√1+l2h
故所需的断面尺寸为

h=1.15m,b=7.43 m

6.2.3 横断面粗糙度不同明渠均匀流的水力计算

由于不同的材料具有不同的粗糙系数，因此，当明渠的渠底和渠壁采用不

同材料时，粗糙系数会沿湿周发生变化。例如边坡为混凝土护面而底部为浆砌

卵石的渠道(图6.14a)、利用圬工在山坡上所构成的渠道(图6.14b)等，

其各部分湿周具有不同的粗糙系数。此外，深挖的渠道因其下部与上部的土质

不同，其下部及上部的粗糙系数亦各不相同，这种湿周的各部分具有不同粗糙

系数的渠道称为非均质渠道。非均质渠道的水力计算通常按均质渠道的方法处
理，但式(6.12)中的粗糙系数n应采用某一等效的粗糙系数n,(亦称综合

粗糙系数)代替。n,与各部分湿周的长度x?,xz?,⋯及其相应的粗糙系数n?,
n?,⋯有关。

?

n,xi
n?X?

圬工墙

nz?
m?,X?

(a) (b)

图6.14

当渠道底部的粗糙系数小于侧壁的粗糙系数时，n,按下式计算：

=√ (6.21)

在一般情况下，n,也可按加权平均方法估算，即

n,=“+ (6.22)

6.2.4 复式断面明渠均匀流的水力计算

当通过渠道的流量变化范围比较大时，渠道的断面形状常采用如图6.15a
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所示的复式断面。复式断面的粗糙系数沿湿周可能不变，也可能发生变化，应

视渠道的具体情况而定。但无论粗糙系数沿湿周变化与否，均不能对整个复式

断面渠道中的均匀流直接应用公式(6.12)来计算流量，否则就会得到一个

与实际情况不相符的结果：当水深由h<h'增加到h>h'时，在某一水深范围

内流量不但不随着水深的增加而增加，反而会有所减少，如图6.15b中虚线所

示。这是由于水深从h<h'增加到h>h'时，过水断面积虽有所增加，但湿周

突然增大许多，使水力半径骤然减小的缘故。图6.15中虚线是按式(6.12)

计算出的水深-流量关系曲线；而实际的水深-流量关系曲线，应当如图中的

实线所示。

h+

h 作

F

(a)

0

(b)

g

图6.15

复式断面明渠均匀流的流量一般按下述方法计算：即先将复式断面划分成

几个部分，使每一部分的湿周不致因水深的略微增大而产生急剧的增加。例如

图6.16所示的复式断面，通常用a-a及b-b二铅垂线，将它分为I,Ⅱ及

Ⅲ三个部分，然后再对每一部分应用式(6.10)则得到

Q?=A?C?√R?i=K?vi

Q?=A?Cn√Rmi=Knvi
Qm=A?C?√Rmi=Ki
a b
?

1 Ⅱ Ⅲ

X?X1

a Xz b

图6.16

显然，通过复式断面渠道的流量，应为通过各部分流量Q?,Qn,Qm,⋯,

Q。的总和，于是
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Q=(K?+K?+⋯+K)(f=(高k) (6.23)

复式断面主槽水流与漫滩水流之间存在着复杂的动量交换关系。滩地由于

植草和种树等人类活动，使得其糙率与主槽糙率差异明显。因此，复式断面明

渠水流具有显著的三维特性，其流场结构示于图6.17。有兴趣的读者可进一

步查阅相关文献。

时均流速

动量交换

界面
旋涡

剪力层
垂线
平均流速

中

事

滩地
8

主槽

水流方向

边界切应力

二次流

冲淤平衡床面

图6.17 复式断面明渠水流流场结构概念图

例6.7 一复式断面渠道如图6.18所示，已知b?与bm为6m,b为10m;

hn为4m,h?与hm为1.8m;m?与mm均为1.5,mμ为2.0;n为0.02及i为
0.0002。求Q及v。

ba
I π Ⅲ?
h? hg田

多。 hm h'
b bm

baa b

图6.18

解：用a-a及b-b铅垂线将图中的复式断面分为I,Ⅱ及Ⅲ三个部分，

各部分的断面面积分别为

A?=Aπ=(b?+"22|)h
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=(6+1521-8)×1.8m2=13.2m2
Aπ=(ba+mmh')h1+(bn+2mmh')h?
=[10+2×(4-1.8)]×(4-1.8)+[10+2×2×(4-1.8)]×1.8m2

=31.7m2+33.8m2=65.5m2
各部分的湿周分别为

Xi=Xa=b?+h?√1+m{=6m+1.8m×√1+1.52=9.25m

Xn=bn+2√l+mh'=10m+2×√1+22×(4m-1.8m)=19.8m
各部分的水力半径分别为

R?=R?=A=0.23m=1.43m
R?=An-198m=3.31m

各部分的流量模数分别为

K?=Kg=A?C?√R?=+A?R
=0.0×13.2×1.43+ m2/s=837m)s
K?=A?Cn√R?=LA?R
=0.0×65.5×3.31÷m's=7270m'%

根据式(6.23),所给复式断面的流量为

Q=(K?+K+K?i

=(837+7270+837)m3/s×√0.0002=127m3/s

复式过水断面的平均流速为

=A?+4+A?=13.2+655+13.2m/
=1.38 m/s

6.3明渠恒定非均匀渐变流

人工渠道或天然河道中的水流绝大多数是非均匀流。明渠非均匀流的特点

是明渠的底坡线、水面线、总水头线彼此互不平行(图6.19)。产生明渠非均
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匀流的原因很多，明渠横断面的几何形状或尺寸沿流程改变，粗糙度或底坡沿

流程改变，或在明渠中修建人工建筑物(闸、桥梁、涵洞),都能使明渠水流

发生非均匀流动。

h?|

总水头线

??

水面线

h?| D?

图6.19

在明渠非均匀流中，若流线是接近于相互平行的直线，或流线间夹角很

小、流线的曲率半径很大，这种水流称为明渠非均匀渐变流。反之为明渠非均

匀急变流。
本节着重研究明渠中恒定非均匀渐变流的基本特性及其水力要素(主要

是水深)沿程变化的规律。具体地说，就是要分析水面线的变化及其计算，

以便确定明渠边墙高度，以及回水淹没的范围等。确定明渠水面线的形式及其

位置，在工程实践中具有十分重要的意义。

因明渠非均匀流的水深沿流程是变化的，h=f(s),为了不致引起混乱，

把明渠均匀流的水深称为正常水深，并以h。表示。

6.3.1明渠水流的三种流态

明渠水流有和大气接触的自由表面，它与有压流不同，具有独特的水流流

态。一般明渠水流有三种流态，即缓流、临界流和急流。掌握明渠水流流态的

实质，对分析研究明渠水面线的变化规律有重要意义。

为了了解三种流态的实质，可以观察一个简单的实验。

若在静水中沿铅垂方向丢下一颗石子，水面将产生一个微小波动，这个波

动以石子落点为中心，以一定的速度v。向四周传播，平面上的波形将是一连

串的同心圆，如图6.20a所示。这种在静水中传播的微波速度v、称为相对波

速。若把石子投入流动着的明渠均匀流中，则微波的传播速度应是水流的流速

与相对波速的矢量和。当水流断面平均流速v小于相对波速v。时，微波将以
绝对速度v′=v,-v向上游传播，同时又以绝对速度v=v+v。向下游传播
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(图6.20b),这种水流称为缓流。当水流断面平均流速v等于相对波速v。时，

微波向上游传播的绝对速度v=0,而向下游传播的绝对速度v=2v。
(图6.20c),这种水流称为临界流。当水流断面平均流速v大于相对波速v
时，微波只以绝对速度v=v+v。向下游传播，而对上游水流不发生任何影响

(图6.20d),这种水流称为急流。

+ Vw-o +
F1
W

(a)r=0 (b) v<v

十

20
W P+v

(c)v=V (d) v>v

图6.20

由此可知，只要比较水流的断面平均流速v和微波相对速度v。的大小，

就可判断干扰微波是否会往上游传播，也可判别水流是属于哪一种流态。

当v<v,,水流为缓流，干扰波能向上游传播；

v=,水流为临界流，干扰波恰不能向上游传播；

v>v,水流为急流，干扰波不能向上游传播。

要判别流态，必须首先确定微波传播的速度，现在来推导微波传播速度的

计算公式。
如图6.21 所示，在平底矩形棱柱体明渠中，假设渠中水深为h,设开始

时，渠中水流处于静止状态，用一竖直平板以一定的速度向左拨动一下，在平

板的左侧将激起一个干扰的微波。微波波高为△h,微波以波速v。向左移动。

某观察者若以波速v。随波前进，他将看到微波是静止不动的，而水流则以波

速v。向右移动。这正像人们坐在火车上观察到车厢是不动的，而窗外铁路沿

线的树木则以火车的速度向后运动一样。
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▽
△hl

h

△hy

D?=Vw
方

2

V?

2

图 6.21

对上述移动坐标系来说，水流是作恒定非均匀流动。若忽略摩擦阻力，以

水平渠底为基准面，对水流的两相距很近的1-1和2-2断面建立连续性方程

式和能量方程式，有

hn.=(h+△h)v?

A+2=h+Ah+2
联立求解上两式，并令α?≈a?≈1,得

(6.24)

对波高较小的微波，可令△h/h≈0,则上式可简化为

v.=√gh (6.25)

上式就是矩形明渠静水中微波波速的计算公式。

如果明渠断面为任意形状时，则可证得

n.=√gh (6.26)

h=食式中： 为断面平均水深，A为断面面积，B为水面宽度。

由上式可以看出，在忽略阻力情况下，微波波速的大小与断面平均水深的
1/2 次方成正比，水深越大微波波速亦越大。

以上所讲的是微波在静水中的传播速度，在实际工程上水流都是流动的，

设水流的断面平均流速为v,则微波沿流动方向传播的绝对速度v、应是静水中

的波速v。与水流流速的代数和，即

v=v±0=0±√g五 (6.27)

式中，取正号时为微波顺水流方向传播的绝对波速，取负号时为微波逆水流方

向传播的绝对波速。

对临界流来说，断面平均流速恰好等于微波波速，即
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v=r,=√gh
上式可改写为

(6.28)

N/√gh是一个量纲一的数，称为弗劳德(Fmude)数，用符号 Fr表示。
显然，对临界流来说弗劳德数恰好等于1,因此也可用弗劳德数来判别明渠水

流的流态：

当Fr<1,水流为缓流；

Fr=1,水流为临界流；

Fr>1,水流为急流。

弗劳德数在水力学中是一个极其重要的判别数，为了加深理解它的物理意

义，可把它的形式改写为

(6.29)

由上式可以看出，弗劳德数是表示过水断面单位重量液体平均动能与平均
势能之比的2倍开平方，随着这个比值大小的不同，反映了水流流态的不同。

当水流的平均势能等于平均动能的2倍时，弗劳德数 Fr=1,水流是临界流。

弗劳德数愈大，意味着水流的平均动能所占的比例愈大。

弗劳德数的物理意义，还可以从液体质点的受力情况来认识。设水流中某

质点的质量为dm,流速为u,则它所受到的惯性力F的量纲式为

dim F=dim(dma)=dim(dmsd)=dim(p)
=dim(pL22)

重力G的量纲式为

dimG=dim(gdm)=dim(pgL3)

而惯性力和重力之比开平方的量纲式为

im(告)=di()=d()
这个比值的量纲式与弗劳德数相同。由此可知弗劳德数的力学意义是代表水

流的惯性力和重力两种作用的对比关系。当这个比值等于1时，恰好说明惯

性力作用与重力作用相等，水流是临界流。当 Fr>1时，说明惯性力作用大

于重力的作用，惯性力对水流起主导作用，这时水流处于急流状态。当Fr<
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1时，惯性力作用小于重力作用，这时重力对水流起主导作用，水流处于缓

流状态。

6.3.2 断面比能与临界水深

明渠中水流的流态也可从能量角度来分析。

1.断面比能、比能曲线

图6.22 所示为一渐变流，若以0-0为基准面，则过水断面上单位重量液

体所具有的总能量为

h hcosθ

长

2o
z θ

0'-

0

0'

0 0-

图6.22

E=x+2e=+hcm0+2r (6.30)

式中θ为明渠底面对水平面的倾角。

如果把参考基准面选在渠底这一特殊位置，把对通过渠底的水平面O'-0'

所计算得到的单位能量称为断面比能，并以E,来表示，则

E.=hom0+2 (6.31)

不难看出，断面比能 E、是过水断面上单位重量液体总能量 E的一部分，二者

相差的数值乃是两个基准面之间的高差o。

在实用上，因一般明渠底坡较小，可认为cosθ≈1,故常采用

E.=h+2 (6.32)

或写为

E.=h+2d (6.33)

由上式可知，当流量Q和过水断面的形状及尺寸一定时，断面比能仅仅

是水深的函数，即E、=f(h),按照此函数可以绘出断面比能随水深变化的关

系曲线，该曲线称为比能曲线。很明显，要具体绘出一条比能曲线必须首先给
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定流量Q和断面的形状及尺寸。对于一个已经给定尺寸的断面，当通过不同

流量时，其比能曲线是不相同的；同样，对某一指定的流量，断面的形状及尺

寸不同时，其比能曲线也是不相同的。

假定已经给定某一流量和过水断面的

形状及尺寸，现在来定性地讨论一下比能

曲线的特征。由式(6.33)可知，若过水

断面积 A是水深h的连续函数，当 h→0

2→=

h

时，A→0,则； ,故 E,→x。当h (K

hk
2c-0,因面E→。→x时，A→x,则 45°

O EEm
若以 h为纵坐标，以 E.为横坐标，根据上

图6.23述讨论，绘出的比能曲线是一条二次抛物

线(图6.23),曲线的下端以水平线为渐

近线，上端以与坐标轴成45°夹角并通过原点的直线为渐近线。该曲线在K点

断面比能有最小值E⋯。K点把曲线分成上下两支。在上支，断面比能随水深

的增加而增加；在下支，断面比能随水深的增加而减小。

若将式(6.33)对h取导数，可以进一步了解比能曲线的变化规律，即

dh=品(h+2c)=1-a( (6.34)

因在过水断面上=B,,B为过水断面的水面宽度，代入上式，得

1- (6.35)

若取α=1.0,则上式可写为

dm=1-F? (6.36)

上式说明，明渠水流的断面比能随水深的变化规律取决于断面上的弗劳德数。

对于缓流，Fr<1.4>0, 相当于比能曲线的上支，断面比能随水深的增加

<0.而增加；对于急流，Fr>1,则 相当于比能曲线的下支，断面比能随

=0,水深的增加而减少；对于临界流，Fr=1,则 相当于比能曲线上下两
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支的分界点，断面比能为最小值。

2.临界水深

相应于断面单位能量最小值的水深称为临界水深，以hx表示。将式

(6.33)对水深 h取导数，并令其等于零，即可求得临界水深所应满足的

条件：

d=1-mCd=1-aC=0 (6.37)

今后凡相应于临界水深时的水力要素均注以脚标K,上式可写为

a- (6.38)

当流量和过水断面形状及尺寸给定时，利用上式即可求解临界水深h。

(1)矩形断面明渠临界水深的计算

令矩形断面宽为b,则B=b,A表=bh?,代入式(6.38)后可解出临界水
深公式为

.=√ (6.39)

或

=√ (6.40)

上式中q=号：为单宽流量。由上式还可看出

==(A
故 .
或

(6.41)

即在临界流时，断面比能

E=h?+=2h (6.42)

由此可知：在矩形断面明渠中，临界流的流速水头是临界水深的1/2;而

临界水深则是最小断面比能 E的2/3。
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(2)断面为任意形状时，临界水深的计算

若明渠断面形状不规则，过水面积A与水深之间的函数关系比较复杂，把

这样的复杂函数代入式(6.38),不能得出临界水深h,的直接解。在这种情况

下，一般只能用试算法或图解法求解hxa

①试算法

当给定流量Q及明渠断面形状、尺寸后，式(6.38)的左端为一定

值，该式的右端)乃仅仅是水深的函数。于是可以假定若干个水深h,从而可

m,当某一面测好与算出若干个与之对应的 相等时，其相应的水深即

为所求的临界水深hx。
② 图解法

图解法的实质和试算法相同。当假定不同

的水深h时，可得出若干相应的 值，然后将

这些值点绘成h-分

h+

8v
C

关系曲线图(图6.24)在

该图的 轴上，量取其值为 的长度，由此引

铅垂线与曲线相交于C点，C点所对应的h值

即为所求h。

hx8
O

吃18 28
(3)等腰梯形断面临界水深计算

图6.24
若明渠过水断面为梯形，且两侧边坡相同，

其临界水深可应用迭代法进行计算，现将其原理简述如下：

(i=1,2,⋯,n) (6.43)

将6=()”代入上式得h;

当(hx1-hk)满足某给定精度要求，则h即为所求的临界水深。

根据所给流量及断面尺寸，应用上述方法求出临界水深h,以后，也可用

h?来判别流态：



238 6 明渠流动

当h>h?时，Fr<1,为缓流；

h=h?时，Fr=1,为临界流；

h<h?时，Fr<1,为急流。

例6.8 一矩形断面明渠，流量Q=30m3/s,底宽b=8m。要求：

(1)用计算及图解法求渠中临界水深；

(2)计算渠中实际水深h=3m时，水流的弗劳德数、微波波速，并据此

以不同的角度来判别水流的流态。

解：(1)求临界水深

q=8=308m/=3.75m3/(s·m)

A.=√=√198m=1.13m
(2)当渠中水深h=3m时

渠中平均流速n==83m/s=1.25m/s

Fr=√=√083=0.231弗劳德数)

微波波速v=√gh=√9.8×3m/s=5.42m/s

临界流速vx=√ghx=√9.8×1.13m/s=3.33m/s

从水深看，因h>h,,故渠中水流为缓流。

以 Fr为标准，因 Fr<1,水流为缓流。

以微波波速与实际水流流速作比较，因v。>v,微波可以向上游传播，故

水流为缓流。

以临界流速vx与实际水流流速作比较，因v<vx,故水流为缓流。

例6.9 一梯形断面渠道，底宽b为5m,边坡系数m为1。

要求：计算通过流量分别为Q?=10m3/s,Q?=15m3/s,Q?=20m3/s时的

临界水深。

解：(1)绘制h-分关系曲线
因管=[(h),对梯形断面

B=b+2mh

A=(b+mh)h

4v先假定若干h,计算相应的 值，计算结果见下表。
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水深h/m 水面宽 B/m 过水面积A/m2 A3/B/m?

0.4

0.6

0.8

1.0

1.2

5.8

6.2

6.6

7.0

7.4

2.16

3.36

4.64

6.00

7.44

1.74

6.12

15.14

30.86

55.65

h-分根据表中数值，绘制 关系曲线， h=1.09

如图6.25所示。 1.0 hkz=0.91

吃品 hx?=0.69(2)计算各级流量下的 值，并由图 h/m 0.8

6.25 中查读临界水深。 0.6

G=9°m2=10.2m2时，由图 04 10 20 30 40 香/m223.0
6.25查得h=0.69m;

当=5m2=23.0 m2时，由图 图6.25

6.25查得hg=0.91m;

“-3gm2=40.8m2时，由图6.25查得hg=1.09m当

6.3.3临界底坡、缓坡与陡坡

设想在流量和断面形状、尺寸一定的棱柱体明渠中，当水流作均匀流时，

如果改变明渠的底坡，相应的均匀流正常水

深h?亦随之而改变。如果变至某一底坡，其

均匀流的正常水深h?恰好与临界水深h 相

等，此坡度定义为临界底坡。

h?í

若已知明渠的断面形状及尺寸，当流量

给定时，在均匀流的情况下，可以将底坡与

渠中正常水深的关系绘出如图6.26 所示。不

难理解，当底坡i增大时，正常水深h?将减

小；反之，当i减小时，正常水深h?将增大。

从该曲线上必能找出一个正常水深恰好与临

K

hk
O tk

图6.26
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界水深相等的K点。曲线上K点所对应的底坡i,即为临界底坡。

在临界底坡上作均匀流时，一方面它要满足临界流的条件：

ac-B
另一方面又要同时满足均匀流的基本方程：

Q=A?Cx√Rix
联立求解上列二式可得临界底坡的计算式为

=aha (6.44)

式中：Rx,Xx,C?为渠中水深为临界水深时所对应的水力半径、湿周、谢才
系数。
由式(6.44)不难看出，明渠的临界底坡ix与断面形状和尺寸、流量及

渠道的糙率有关，而与渠道的实际底坡无关。

一个坡度为i的明渠，与其相应的临界底坡(即同流量、同断面尺寸、同

糙率)相比较可能有三种情况，即：i<ix,i=ix,i>ig。根据可能出现的不
同情况，可将明渠的底坡分为三类：

当i<ix,为缓坡；

i>ix,为陡坡；

i=ix,为临界坡。

由图6.26可以看出，明渠中水流为均匀流时，若i<ix,则正常水深h?>

h?;若i>ix,则正常水深h。<h?;若i=ix,则正常水深h?=h?。所以在明渠
均匀流的情况下，用底坡的类型就可以判别水流的流态，即在缓坡上水流为缓

流，在陡坡上水流为急流，在临界坡上水流为临界流。但一定要强调，这种判

别只能适用于均匀流的情况。

例6.10 梯形断面渠道，已知流量Q为45m3/s,底宽b为10m,边坡系
数m为1.5,粗糙系数n为0.022,底坡i为0.0009。要求：计算临界坡度i,

并判别渠道底坡属缓坡还是陡坡。

k=ackB解：由临界坡度的计算公式i 看出，式中各个水力要素与临界

水深都有关系，因此必须首先计算临界水深。

运用迭代法计算hx。

设b=()=1.274m,将hk=1.274m作为初始值，代入式(6.43)
进行迭代。
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n,将1.191m作为第二次迭代的初始值

计算h=1.196m,因h,与h逼近，停止迭代，则
h?=1.2 m

Xx=b+2√1+m2h?=10m+2√1+1.52×1.2m=14.33m
Ax=(b+mhx)h?=(10m+1.5×1.2m)×1.2m=14.16m

B=b+2mh?=10m+2×1.5×1.2m=13.6m

R==14.35m=0.987m
C=+Rk*=0.02×0.9871°m2/s=45.36m12/s

ix=1×45368×0987×13.6=0.00499
因i<ix,渠道属于缓坡渠道。

6.3.4 明渠水流流态的转换

在分析明渠水流问题时，了解哪些区域会出现临界水深，具有重要意义。

例如，在水文测验工作中或在野外踏勘时，为了估算河道或渠道中流量，常寻

找一处发生临界水深的断面，甚至人为地造成发生临界水深的条件。因为只要

测得一个断面上的临界水深并量取了该断面的尺寸，其流量即能简便而精确地

计算出来，又如在明渠中，若知道发生临界水深断面的位置，就相当于取得一

个已知条件(水深为临界水深),把该断面作为控制断面，据此来推求上下游

水面曲线。

明渠中的水流，因边界条件的改变，水深自大于临界水深变为小于临界水

深，或自小于临界水深变为大于临界水深时，其间必经过临界水深。现举例说

明如下：

1.当渠道底坡自陡坡变为缓坡时——如图6.27所示，断面c-c的上游渠

道底坡为陡坡，陡坡中的均匀流为急流，其正常水深小于临界水深；在断面

c-c的下游，渠道底坡为缓坡，缓坡中的均匀流为缓流，其正常水深大于临界

水深。在这种情况下，水流会产生一种水面突然跃起的特殊水力现象，叫作水

跃。水跃自水深小于临界水深跃入大于临界水深，其间必经过临界水深。关于

水跃的问题将在6.4节中专门讨论。
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图6.27

2.当渠道底坡自缓坡变为陡坡时——如图6.28 所示，在断面c-c的上

游，渠道底坡为缓坡，缓坡渠道中的均匀流为缓流，其正常水深大于临界水

深；在断面c-c的下游，渠道底坡为陡坡，陡坡渠道中的均匀流为急流，其

正常水深小于临界水深。在这种情况下，水流会产生水面降落现象，叫作水

跌。水流水深自大于临界水深变为小于临界水深，其间必经过临界水深，在实

际应用时常假设临界水深发生在c-c断面处。水跌的水力计算也将在本书6.4

节中讨论。

3.当缓坡渠道末端自由跌落时——如图6.29所示，自由跌落是水跌的一

个特例，相当于图6.28 中下游底坡变成铅垂跌坎时的情况，水流以水舌形式

自由泻落。因上游渠道底坡为缓坡，缓坡渠道中的均匀流为缓流，其正常水深

大于临界水深，下游端自由泻落时，水面必为下降曲线，其极限可以降至临界

水深，理论上讲，在坎缘上水深必为临界水深。但事实上坎缘处的水深h。并

不等于临界水深，临界水深发生在坎缘上游l处。这是因为自由跌落属急变

流，而临界水深的公式是假设水流为渐变流情况下推导出来的，没有考虑流线

弯曲影响。据试验结果l=(3～4)hx,h,=(0.67～0.73)hx。但在推算跌坎上

游水面曲线时，因l与渠道水面曲线长度相比，其值可以忽略不计，所以在

实际应用时仍假设坎缘处的水深为临界水深。

K-

hoi

4<g

jc

le ho? K

i>ik

图6.28

4.当水流自水库进入陡坡渠道时——如图6.30 所示，水库中水流为缓
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流，而陡坡渠道中均匀流为急流，水流由缓流过渡到急流时，必经过临界水

深。实际应用时，常假设临界水深发生在c-c断面处。

K-

hx he
-K

Kx
lk

图 6.29

?
|e

he

le

hF
>ik

图6.30

6.3.5 明渠恒定非均匀渐变流的微分方程

在底坡为i的明渠恒定非均匀渐变流中(图6.31),沿水流方向任取一微

分流段 ds,设上游断面水深为 h,水位为z,断面平均流速为v,河底高程为

zn;由于非均匀流中各种水力要素沿流程改变，故微分流段下游断面水深为h

+dh,水位为2+dz,平均流速为v+dr。因水流为渐变流，可对微分流段的

上、下游断面建立能量方程如下：

0

0

2
h+d

?

D+do

z+d-|
dg20

2 =o+dr?
0- 0

图6.31
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+hemd+a=(-al)+(h+dh)0+
(6.45)

a.(zdd)+dh+dh
令α?≈α?=α,又因

2(0+dr)2=2gT2+2rdn+(dr)2]~2e(t2+2nda)

-a+d(2)
将上式代入式(6.45),化简得

dk=dhem0+d(2g)+dh?+dh (6.46)

d(2)式中： 表示微分流段内流速水头的增量；dh,表示微分流段内的沿程水

头损失，目前对非均匀流的沿程水头损失尚无精确的计算方法，仍然近似地采

用均匀流公式计算，即令dh?=&ds或dh?=Cpds,其中 K,v,C,R 等值一

般采用流段上、下游断面的平均值；dh,表示微分流段内的局部水头损失，一

般令dh,=6(云), ,在流段收缩、扩散或弯曲不大的情况下，局部水头损失较
之沿程水头损失小得多，可以忽略不计；但在某些情况下不计局部水头损失会

带来较大误差时，就不可忽视。

将dh,和dh,代入式(6.46)中，得到

ids=dhemθ+(a+s)d(2)+u (6.47)

若明果底坡：值小于面。在实用上一般都采用cosθ=1,常用铅垂水深代
替垂直于槽底的水深，则上式可写为

ds=dh+(a+s)d(2)+&du (6.48)

式(6.47)和式(6.48)是明渠恒定非均匀渐变流的基本微分方程。

1.水深沿流程变化的微分方程

研究明渠非均匀流的重要目的是要探求明渠中水深沿流程的变化规律，为

了今后讨论的方便，需将基本微分方程转化为水深沿流程变化关系的形式。

i<1o.s0≈1 的情况。在实用上，因一般明渠底坡较小，现仅讨论
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若将式(6.48)各项除以ds并移项，可得

i-&-+(a+s)品(2) (6.49)

式中

#(2e)=a(20)=- (6.50)

在一般情况下，非棱柱体明渠过水断面积A是水深h和流程s的函数，即

A=f(h,s),故

=ahd+ (6.51).上式中，过水断面面积对于水深的偏导数

等于过水断面的水面宽度B。如图6.32 所示，

当过水断面上水深h有一微分增量 dh时，过

水断面积的增量为

B
dht

h

Bdh=ah lh
故 图6.32

=B (6.52)

B=出显然，对于棱柱体明渠 将式(6.50)、式(6.51)和式(6.52)代入

式(6.49),化简整理后可得非棱柱体明渠非均匀渐变流水深沿流程变化的微

分方程为

(6.53)

a=0;对于棱柱体明渠，则 同时在棱柱体明渠非均匀渐变流中局部水头

损失很小，一般可忽略不计，取ζ=0,于是上式可简化为

(6.54)

上式主要用于分析棱柱体明渠非均匀渐变流水面线的变化规律。
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2.水位沿流程变化的微分方程

在天然河道中，用水位的变化来反映非均匀流变化规律更加方便，所以当

应用基本微分方程式探讨天然河道水流问题时，需导出水位沿流程变化的关

系式。
由图6.31可见，z=zo+hcosθ,于是

dz=dz?+cosθ·dh

又因 zo-ids=zo+dz?

即 dz? =-ids
所以 dz=-ids+cosθ·dh

因而
cosθ·dh=dz+ids (6.55)

将式(6.55)代入基本微分方程(6.47),可得非均匀渐变流水位沿流程

变化的微分方程式为

-出=(a+)品(2)+ (6.56)

式(6.56)对棱柱体及非棱柱体明渠都是适用的，但它主要应用于探讨天然

河道水流的水位变化规律。

6.3.6 棱柱体明渠中恒定非均匀渐变流水面曲线分析

1.基本方程

由于明渠非均匀渐变流水面曲线比较复杂，在进行定量计算之前，有必要

先对它的形状和特点作一些定性分析。

棱柱体明渠非均匀渐变流的微分方程式(6.54)可改写为

器 (6.57)

式(6.57)可用于定性分析棱柱体明渠非均匀渐变流水面线的变化规律。

等式右端分子反映的是水流的均匀程度，分母则反映的是水流的急缓程度。

2.水面线型式

式(6.57)表明，水深h沿流程s的变化与渠道底坡i及实际水流的流态

(反映在 Fr中)有关，所以对于水面曲线的型式应根据不同的底坡情况、不

同流态进行具体分析。为此，首先将明渠按底坡大小分为三种情况：正坡(i

>0),平底(i=0),逆坡(i<0)。
对于正坡明渠，根据它和临界底坡作比较，还可进一步区分为缓坡、陡
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坡、临界坡三种情况。

在正坡明渠中，水流有可能作均匀流动，因而它存在着正常水深h?。另

一方面它也存在着临界水深。对于棱柱体明渠，任何断面临界水深相同，画出

各断面临界水深线K-K,是平行于渠底的直线。在正坡棱柱体渠道中，究竟

临界水深h.和正常水深h。何者为大，则视明渠属于缓坡、陡坡或临界坡而

别。图6.33 乃是三种正坡棱柱体明渠中，正常水深线N-N与临界水深线K-

K的相对位置关系。对于临界底坡明渠，因正常水深h?和临界水深h,相等，

故N-N线与K-K线重合。

N-

K-
向

@

⑥

hk

—N

-K
@
N
K

h?=hx(c)

N
K

K~

N~

h

@

⑥

hk

K

N

i<ik
(a)缓坡

#k
(b)临界坡

>ig
(c)陡坡

图6.33

在平底及逆坡棱柱体明渠中，因不可能有均匀流，不存在正常水深ho,

仅存在临界水深，所以只能画出与渠底相平行的临界水深线K-K。图6.34乃

是平底和逆坡棱柱体明渠中K-K线情况。

⑥
K-

hk
K K-
hk

⑥
-K

i=0

(a)平底

i<0

(b)逆坡

图6.34

由于明渠中实际水流的水深可能在较大的范围内变化，也就是说它既可能

大于临界水深，也可能小于临界水深，对于正坡明渠，它既可能大于正常水

深，也可能小于正常水深。为了表征它的特点，可将水流实际可能存在的范围

划分为三个区：

(1)a 区

凡实际水深h既大于h?,又大于h?即凡是在K-K线和N-N线二者之上
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的范围称为a区。

(2)b区
凡是实际水深h介于h?和h?之间的范围称为b区。b区可能有两种情况；

K-K线在N-N线之下(缓坡明渠),或K-K线在N-N线之上(陡坡明

渠),无论哪种情况都属于b区。

(3)c区

凡是实际水深h既小于hx又小于h?的区域，即在N-N线及K-K线二

者之下的区域。

对于平底和逆坡棱柱体明渠，因不存在N-N线，或者可以设想N-N线

在无限远处，所以只存在b区与c区。

由以上分析可知，棱柱体明渠可能有5种不同底坡，12个流区。不同底

坡和不同流区的水面曲线的型式是不同的。为了便于分类，将以不同流区和底

坡来标志水面曲线的型式。缓坡i<ix为“1”类，陡坡i>ix为“2”类，临

界坡i=ix为“3”类，平底i=0为“0”类，逆坡i<0为“”类，并以1,

2,3,0和“”为附标附于a,b,c区号上，这样棱柱体明渠中可以有a,

b?,c?;a?,b?,c?;a?,c?;b?,c?;b',c'共12种水面曲线。

监可能出现的情况及其所在具体分析每条水面线的变化规律之前，先讨论

表示的物理意义。

*>0,表示水深沿程增加，水流的水面线为壅水曲线；
<0,表示水深沿程减小，水流的水面线为降水曲线；
*=0,表示水深沿程不变，水流为均匀流，水面线为正常水深线，即与
N-N线重合；

*-0,表示水深趋近于沿程不变，即水流趋近于均匀流，水面线以N-
N线为渐近线；

=i, 表示水深沿程增加，其增加率为i。可以证明，此时水面线为水
平线；

出-, 表示水深沿程增加，其增加率趋近于i,水面线以水平线为渐
近线；
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*→-m,,表示水深沿程减小，其减小率趋近于≈,水面线趋向于与流向
垂直，此时水流已转变为急变流；

出→+x,,表示水深沿程增加，其增加率趋近于，水面线趋向于与流向
垂直，此时水流也已转变为急变流。

3.水面线分析

各种水面曲线的定性分析，可以从棱柱体明渠非均匀渐变流的微分方程式

(6.57)得出。现以缓坡渠道为例，分析如下：

因为在正坡棱柱体明渠中，水流有可能发生均匀流动，方程式(6.57)

中流量可以用均匀流态下的流量Q=K?Vi去代换，K。表示均匀流正常水深对应

的流量模数，因而式(6.57)可变成如下形式：

(6.58)

对缓坡明渠i<i,情况：

(1)在a区

因缓坡明渠h?>h?,故N-N线在K-K线之上，a区内实际水流的水深h
>h?>h?,故K>K,同时因h>h?,水流为缓流，Fr<1,由式(6.58)可知

*>0,即水深沿流程增加，水面曲线为壅水曲线，将缓坡上a区的水面曲线
用代号a,表示，现进一步讨论a?型壅水曲线上下游的变化趋势。

a?型壅水曲线的上游端水深最小，若取其极限情况，当h→h。时，K→

出>0,K,因a区水流为缓流，Fr<1,由式(6.58)知 ,即水深沿流程不变，

故上游端当h→h。时，水面线以N-N线为渐近线。

如果渠道是无限长，下游端水深愈来愈大，其极限情况是 h→x,此时K

出→i,→x,因而 Fr→0,由式(6.58)可知，此时 即水深沿流程的变化率

和i相等，这意味着水面曲线趋近于水平线，因此a,型壅水曲线的下游端以

水平线为渐近线。a,型壅水曲线的典型图像如图6.35a所示。坝上游水库区以

及连接两水库的缓坡渠道(若两水库水面均分别在渠道N-N线以上)中的水

面曲线均是a?型壅水曲线的实例(图6.35b和c)。

(2)在b区

在缓坡渠道的b区，h?<h<h?,故K<K,因缓坡渠道的b区h>hx,水
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出<0,流为缓流，Fr<1,由式(6.58)可知 即水深沿流程减小，水面曲线

为降水曲线，将缓坡上b区的水面曲线用代号b,表示。

h>h>hg
V

K—-——
N
K

N一 a?
N

(a) (b)

又
N-

a?

-N

又

水库 水库

(e)

图6.35(i<i)

进一步讨论 b?型降水曲线上下游的变化趋势。b,型降水曲线的上游端水

出-0,深最大，其极限情况是h→h?,当h→h?时，K→K?,由式(6.58)知

即上游端以N-N线为渐近线。

b?型曲线的下端水深最小，其极限情况是h→hg,当h→h?时，Fr→1,

出→-2,而K为某一定值，由式(6.58)可知 即曲线的下端h接近h?时，

曲线与K-K线有成垂直的趋势。表明在h→h,的局部范围内，水面线曲率已
经很大，不再属于渐变流性质，因而用现在的渐变流微分方程来讨论已不符合

实际。客观事实亦已证明，当b,型曲线在降落到水深接近临界水深时，水面

线并无与K-K线成正交的现象。b,型降水曲线的典型图像如图6.36 所示。

当跌水上游为缓坡渠道时，渠中水面曲线乃是b?型降水曲线的实例。

(3)在c区

在缓坡渠道的c区，实际水深h<h?<h?,故K<K?,且因水流为急流 Fr

*>0,>1,由式(6.58)可知，此时 ,水深沿流程增加，水面线为壅水曲线，

将缓坡上c区的水面线用代号c,表示。

进一步讨论c?型壅水曲线上下游的变化趋势。c,型壅水曲线的下游端，

其水深增大的极限情况是达到h,当h→h时，Fr→1,由式(6.58)可知，
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ho>h>hg
N——--

b?
N N一

b?
—N

K—-- K K—— -K

2002222222222222222222022222

图6.36 (i<i)

出m,此时 即曲线有与 K-K线成垂直的趋势。已如前面所指出，实际水流

中不会发生此种现象。

c?型曲线的上端水深最小。但是明渠中只要有流量通过，水深就不会为

零，因此没有必要讨论 h→0 的趋势，上端的最小水深常常是受来流条件所

控制。
c?型曲线的典型图像如图6.37a所示。闸下游，滚水坝下游渠道为缓坡时

常有可能发生c;型壅水曲线(图6.37b和c)。

h>hx>hN ?

N G?N-K———-—
c?、 — K K -N

-K

(a) (b)

N-
K-

Gi

N
K

(c)

图6.37(i<i)

对于陡坡、临界坡、平底以及逆坡棱柱体明渠恒定非均匀渐变流的水面曲

线型式，可采用类似方法分析，这里不再一一进行讨论。各类水面曲线的型式

及实例列于图6.38 中供参考。
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水面曲线类型 实 例
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续表

水面曲线类型 实例

=0

b?

K一
Co
K

i=0

Ke
i=0

b?

A

K

K一

i<0
b'

i<0

K K-

i<0

b' K

图 6.38

例6.11试讨论分析图6.39 所示两段断面尺寸及糙率相同的长直棱柱体

明渠，由于底坡变化所引起的渠中非均匀流水面变化形式。已知上游及下游渠

道底坡均为缓坡，但i?>i?。

b

N N?
N?hoi

K-
N?

ho? K

i<ix
i<kth

图6.39

解：根据题意，上、下游渠道均为断面尺寸和糙率相同的长直棱柱体明

渠，由于有坡度的变化，将在底坡转变断面上游或下游(或者上、下游同时)

相当长范围内引起非均匀流动。

为分析渠中水面变化，首先分别画出上、下游渠道的K-K线及N-N线。

由于上、下游渠道断面尺寸相同，故两段渠道的临界水深均相等。而上、下游

渠道底坡不等，故正常水深则不等，因i?<i?,故h>he,下游渠道的N-N
线低于上游渠道的N-N线。
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因渠道很长，在上游无限远处应为均匀流，其水深为正常水深hu;下游
无限远处亦为均匀流，其水深为正常水深h

由上游较大的水深h??要转变到下游较小的水深hm,中间必经历一段降落

的过程。水面降落有三种可能：

(1)上游渠中不降，全在下游渠中降落；

(2)完全在上游渠中降落，下游渠中不降落；

(3)在上、下游渠中分别都降落一部分。

在上述三种可能情况中，若按照第一种或第三种方式降落，那么必然会出

现下游渠道中a区发生降水曲线的情况。前面已经论证，缓坡a区只能存在的

是壅水曲线，所以第一、第三两种降落方式不能成立，唯一合理的方式是第二

种，即降水曲线全部发生在上游渠道中，由上游很远处趋近于ho的地方，逐

渐下降至分界断面处水深达到h,而下游渠道保持水深为h?的均匀流，所以

上游渠道水面曲线为b,型降水曲线(图6.39)。

4.水面线的变化规律

综合分析图6.38 中棱柱体明渠恒定非均匀渐变流的12种水面曲线，可以

得出以下规律：

(1)所有a、c区水面线均为壅水曲线，但a?、c?水面线为水平线。

(2)所有b区水面线均为降水曲线，若有N-N线时，以N-N线为渐近

线，且与K-K线呈正交趋势。

(3)每个区域有且仅有一种形式确定的水面线。

(4)当渠道为顺坡且很长时，在扰动影响不到的区域水流保持为均匀流，

水深保持正常水深，水面线为N-N线。

(5)水流从缓流过渡到急流，水面线可平滑地通过临界水深，且临界水

深发生的位置一般在坡度由缓变陡的连接断面；水流由急流过渡到缓流，除临

界坡渠道外，均发生水跃。

6.3.7明渠恒定非均匀渐变流的水力计算

1.流量的计算

在6.3.5节中曾推出用水位表示的明渠恒定非均匀渐变流的基本微分方程

式(6.56),据此可以根据已知的水面线、断面尺寸和底坡等，来推算流量。

将式(6.56)改写成差分方程，有关的变量用流段平均要素代替，于是

得到

--()() (6.59)
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从上式中得出流量为

学 (6.60)

式中：。为上游断面水位；为下游断面水位；A,为上游过水断面面积；A?

为下游过水断面面积。

水文调查中根据洪水痕迹来估算洪峰流量即采用式(6.60)。

2.粗糙系数的计算

在6.2.2节中曾介绍过用明渠均匀流的方法计算明渠粗糙系数，但对于具
有显著非均匀特征的水流，必须按照非均匀流来处理。采用曼宁公式C=

+R**,,由公式(6.59)整理得到
n=401-(a+2)2(元-)]” (6.61)

例6.12 某河流经过洪水调查找到历史上某次洪水的若干痕迹，测得有

关资料列于下表中。河段上、下游断面间距△s为183 m,水位落差 △z 为

2.59m,横断面如图6.40 所示。

断面 位置
粗糙
系数 n

面积

A/m2
水力半径
R/m

R2/

m2
K=AR√
(m3/s)

ZK/

(m3/s)
k=
(m3/s)

上断而
左滩 0.07 105.0 0.84 0.89 1330

主槽 0.05 70.0 2.06 1.62 2270 5370

右滩 0.07 108.0 1.24 1.15 1770 6070

下断面
左滩 0.07 98.0 0.75 0.83 1160

主槽 0.05 90.0 2. 19 1.63 3030 6770

右滩 0.07 147.0 1.37 1.23 2580

?
左滩

卡相

右滩

图 6.40
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将表中有关数值代入式(6.60),不计局部损失，则

此次洪水的洪峰流量为735.8m3/s。

例6.13 某河段长128m,曾进行水力要素及河道断面的实测，当河道中

流量为1620m3/s时，河段有关资料列于下表中。若不计局部损失，试计算该

河段粗糙系数。

断面
水位

z/m

过水断面面积

A/m2
水面宽度

B/m
平均水深

h/m
水力半径

R/m

u-u
d-d

947.7

946.5

524.0

429.0

A=476.5

119.5

104.0

4.38

4.12

4.05

3.50

R=3.78

将表中有关数值代入式(6.61)中，可求得河段的粗糙系数为

n=47616078-[128-128C1.6(429-52)]
=0.0618

3.水面曲线计算的逐段试算法

在对棱柱体明渠非均匀渐变流水面曲线型式作了定性分析之后，理应将基

本微分方程积分，以便对水面曲线进行定量计算。但是实践证明，将基本微分

方程进行普遍积分非常困难，常常需要引进一些近似的假定。所以本书着重介

绍简明实用的逐段试算法，这种方法不受明渠形式的限制，对棱柱体及非棱柱

体明渠均可适用。

(1)基本计算公式

在6.3.5节中曾导出明渠恒定非均匀渐变流的基本微分方程[即式(6.48)]为

ds=dh+(a+g)(2)+山
因渐变流中局部损失很小，可以忽略，即取ζ=0,并令α为1,上式可改写为

(h+2)-(i-k)x
4=i-&=i-1或 (6.62
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E.=h+2=h+20:K=AC √R;1-F-式中：E,为断面比能，

现将式(6.62)微分方程写为差分方程。针对一短的△s流段，把水力坡

度J用流段内平均水力坡度J代替，则有

A (6.63)

式(6.63)乃是逐段试算法计算水面曲线的基本公式。上式中△E,为流段的

两端断面上断面比能差值，E、E⋯分别表示△s流段的下游及上游断面的断面

比能，流段的平均水力坡度J一般采用：

i=÷d.+1) (6.64)

或者

J-k (6.65)

平均值K或K2可用以下三种方法之一计算：

K=AC√R (6.66)

R2=÷(k+K) (6.67)

是使 (6.68)

(2)计算方法

用逐段试算法计算水面曲线的基本方法，是先把明渠划分为若干流段，然

后对每一流段As应用公式(6.63),由流段的已知断面求未知断面，然后逐

段推算。

根据不同情况，实际计算可能有两种类型：

①已知流段两端的水深，求流段的距离△s。

这种类型计算，对棱柱体渠道，可以将已知参数代入式(6.63),直接解

出△s值，不需要试算。如果计算任务是为了绘制棱柱体明渠的水面曲线，则

已知一端水深h?,可根据水面曲线的变化趋势，假定另一端水深h?,从而求

出其As,根据逐段计算的结果便可将水面曲线绘出。

但对非棱柱体明渠则不可能使用这种方法，只能采用下述试算法。

②已知流段一端的水深和流段长△s,求另一端断面水深。

计算时可假定另一端断面水深，从而按照式(6.63)算得一个△s,若此
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△s与已知△s相等则假定水深即为所求，若不等，需重新假设，直至算得的△s

与已知的△s相等为止。

分段试算法，是以差分方程代替微分方程，在△s流段内把断面比能 E.及

水力坡度J视为线性变化，因而计算的精度和流段的长度有关，一般流段不宜

取得太长。分段愈多其精度愈高。

例6.14 一长直棱柱体明渠，底宽b为10m,m为1.5,n为0.022,i为

0.0009,当通过流量Q为45m3/s时，渠道末端水深h为3.4m。试计算渠道

中的水面曲线。

解：(1)由于渠道底坡大于零，应首先判别渠道是缓坡或是陡坡，水面曲

线属于哪种类型。

本题条件与例6.10相同，由例6.10计算已知h?=1.2m,再用迭代法计

A.=()”=2.047m代人选代公式得算均匀流水深h?。设：

-()“(42h√m)19sm
将h?=1.954m作为第二次迭代初始值代入迭代公式。

得h?=1.959m,将其作为第三次迭代初始值代入迭代公式。

得h?=1.959m,因h?与h?相逼近，停止迭代，故正常水深h。为1.96m。

因h?>h?,故渠道属于缓坡。又因下游渠道末端水深大于正常水深，所以

水面线一定在a区，水面线为a,型壅水曲线。a?型水面曲线上游端以正常水

深线为渐近线，取曲线上游端水深比正常水深稍大一点，即

h=h?(1+1?1.96m×(1+0.01)=1.98 m

(2)计算水面曲线

首先列出各计算公式

高号
E.=h+2e=h+ze()
A=(b+mh)h

x=b+2√1+m2h

R=A

式中
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cR12=+R1R12=R
今以h?=3.4m,h?=3.2m,求两断面间之距离△s。将有关已知数值代入

上列各公式中，分别求得

A?=(10m+1.5×3.4m)×3.4m=51.34m2

A?=(10m+1.5×3.2m)×3.2m=47.36m2

Xi=10m+2×√1+1.52×3.4m=22.26m
x?=10m+2×√1+1.52×3.2m=21.54m

R?=322.26m=2.306m
R?=27.34m=2.199m
C,R|2=÷R+*=0.022×2.3062°m/s=79.34m/s

C?R?2=0.022×2.199m/s=76.9m/s

=31.34m/s=0.8765m/

=47.36m/s=0.9502m/

cn=(9.4)=1.220×10
cm-(92)=1.528×10

i=号(m*)=号×(1.220+1.528)×10=1.374×10-*
2g-2078m=0.0592m
26-120962m=0.0461m
As=3.4+09-923743210-0461m=253.2m

其余各流段的计算完全相同，为清晰起见，采用列表法进行，情况如下表

所示。

(3)根据表中的数值，绘制水面曲线，见图6.41。



h/m

A/m2

x/m

R/m

÷R (m/s)
t/ (m/s)

J= (10~*)
j/ (10*)

i-J/ (10-*)

m
E/m

AE/m
△s/m

Σ△s/m

3.4

51.34
22.26
2.306
79.34
0.876 5
1.220

3.2

47.36
21.54
2. 199
76.90
0.950 2
1.528

3.0

43.50
20.82
2.089
74.28
1.034

1.938

2.8

39.76
20.10
1.978
71.62
1.132

2.498

2.6

36.14
19.38
1.865
68.87
1. 245

3.268

2.4

32.64
18.65
1.750
66.01
1.379

4.364

2.2

29.26
17.93
1.632
63.01
1.538

5.958

2.1

27.62
17.57
1.572
61.45
1.629

7.027

1.98

25.68
17.14
1.498
59.51
1.752

8.667

1.374 1.733 2.218 2.883 3.816 5.161 6.493 7.847
7.626 7.627 6.782 6.117 5.184 3.839 2.507 1.153

0.039 2
3.439 2

0.046 1
3.246 1

0.054 5
3.054 5

0.065 4
2.865 4

0.079 1
2.679 1

0.0970
2.497 0

0.120 1
2.320 1

0.135 4
2.235 4

0.156 6
2. 136 6

0.193 1 0.191 6 0. 189 1 0.186 3 0.182 1 0.176 9 0.084 7 0.098 8
253.2 251.2 278.8 304.6 351.3 460.8 337.9 856.9

0 253.2 504.4 783.2 1087.8 1 439.1 1899.9 2 237.8 3. 094.7
260 6明渠流动
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N- a?型壅水曲线

1.98
i=0.0009

3094.7 品 N2237.8 周
1899.9 1 439.1 1087.8 783.2 504.4 253.2
图 6.41

例6.15 某一边墙成直线收缩的矩形渠道(图6.42),渠长60m,进口宽

b?为8m,出口宽b?为4m,渠底为反

坡，i为-0.001,粗糙系数 n 为 8m 4 m

0.014,当Q为18m3/s时，进口水深

h?为2m。要求计算中间断面及出口断

面水深。

60 m

子
解：渠道宽度逐渐收缩，故为非棱

柱体明渠，求指定断面的水深，必须采

用试算法。

2m 1.9 m
1.5m

i=-0.001
30 m 30 m

仍引用公式(6.63)来计算
图6.42

(1)计算中间断面的水深

已知中间断面宽度b为6m,今假定其水深h为1.8m,按下列各式计算有

关水力要素：
A=bh=6m×1.8m=10.8m2

x=b+2h=6m+2×1.8m=9.6m

R=A=9,6m=1.125m
CR12=R=0.014×1.1252^m/s=77.28m/s

n=4=108m/s=1.667m/s
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J=En=())=4.63×10
2m=12498m=0.142m

将以上各值列于下表中。

又因进口断面宽度及水深已知，按以上公式计算进口断面的各水流要素，

将计算结果列于下表中。

根据表中有关数值，代入式(6.63)中，算出△s为

As=-(0+3.12)k10=93.4m
计算得到△s为93.4m,与实际长度30m相差甚远，说明前面所假设之水

深1.8m与实际不符合，必须重新假设，故又假设中间断面水深为1.9m,按

以上程序计算，得到△s为29.58m,与实际长度非常接近，所以可认为中间断

面水深为1.9m

(2)出口断面水深的计算与前面的计算方法完全一样，不再赘述。从下

表中看出，出口水深应为1.5m。

断面编号 进口 中 出口

b/m 8 6 4
h/m 2 1.8 1.9 1.6 1.5

A/m2 16.0 10.8 11.4 6.4 6.0

x/m 12.0 9.6 9.8 7.2 7.0

R/m 1.333 1.125 1.163 0.889 0.857

CR12/(m/s) 86.42 77.28 78.99 66.06 64.35

v/(m/s) 1. 131 1.667 1.579 2.813 3.000

J=10- 1.691 4.653 3.996 18.11 21.73

j/10- 3.172 2.844 11.04 12.86

(i-j)/10* -13.172 -12.84 -21.04 -22.86

2/m 0.064 6 0.141 8 0.127 0 0.403 7 0.459 2

E/m 2.065 1.942 2.027 2.004 1.959

△E/m -0. 123 -0.038 -0.023 -0.068

△s/m 93.4 29.6 10.9 29.8
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6.3.8 河道水面线的计算

河道的过水断面一般极不规则，粗糙系数及底坡沿流程都有变化，可

视作非棱柱体明渠，采用前面已讲过的非棱柱体明渠的计算方法来计算河

道水面曲线。但是由于河道断面形状极不规则，有时河床还不断发生冲淤

变化，人们对河道水情变化的观测，首先观测到的是水位的变化，因此研
究河道水面曲线时主要研究水位的变化，这样河道水面曲线的计算便自成

系统。虽然它与人工明渠水面曲线计算的具体作法不同，但并没有本质上

的差别。

在计算河道水面曲线之前，先要收集有关水文、泥沙及河道地形等资料，

如河道粗糙系数、河道纵横剖面图等。然后根据河道地形及纵横剖面把河道划

分成若干计算流段，划分计算流段时应注意以下几个方面：

1.要求每个计算流段内，过水断面形状、尺寸以及粗糙系数、底坡等变

化都不太大。

2.在一个计算流段内，上、下游断面水位差△x不能过大，一般△z对平

原河流取0.2～1.0m,山区河流取1.0～3.0m。

3.每个计算流段内没有支流流入或流出。若河道有支流存在，必须把支

流放在计算流段的入口或出口，对加入的支流最好放在流段的进口附近，流出

的支流放在流段的出口。由于支流的存在，将引起下游河道流量的改变，在计

算中必须充分注意，并正确估计入流量或出流量的数值。

一般天然河流下游多为平原河道，流段可划分得长一些，上游多为山区河

道，流段应划分得短一些。

关于河道的局部水头损失，一般对逐渐收缩的流段，局部损失很小，可以

忽略不计。对扩散的河段，局部损失系数可取(-0.3～-1.0),视扩散的急

剧程度不同来选择。扩散角(指两岸的交角)较小者可取-0.3,突然扩散可

取-1。这里取局部损失系数为负值，并不意味着水头损失为负值。因河道非

均匀流的局部水头损失表达式为dh,=6() ),对扩散河道，因 为负值，

故必须使ζ为负才能保持局部水头损失为正值。

河道水面曲线的计算可采用方程(6.56),计算方法仍可采用逐段试

算法。

在计算之前把河道划分成若干计算流段，同时把微分方程式改写成差分方

程，即认为在有限长的计算河段内，一切可变水流要素均成线性变化。方
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程式(6.56)可写为

-=(a+c)2A(1) (6.69)

式中 -△z=z-z

△()=若一是
定号(+)采用

将以上各值代入式(6.69)中，并把方程中同一断面的水力要素列在等

式的同一端，得到

=+(a+G)20-2k
(6.70)

=+(a+6)2+
方程式(6.70)中凡具有u与d脚标者分别表示流段上游及下游断面的水

流要素。方程的两端各是上游水位和下游水位的函数。令

/(=.)=3,+(a+S)2en-2k
(6.71)

(a)=+(a+0
试算法的步骤如下：

1.若已知下游断面的水位2?(反之若已知上

游断面水位=,其方法完全相同),按式(6.71)

求出函数φ(z?)值。

z+

4

2.假定若干上游断面水位=,按式(6.71)

的第一式可算出相应的若干f(z?)值，并绘制z。-

f(z?)关系曲线，如图6.43 所示。 Oj
(=)

在图6.43的横坐标上截取一段f(z)=φ(z?)
值，向曲线作铅垂线交曲线于A点，A点之纵坐标

值即为所求之上游断面水位x。该水位对另一个流

(=?)=p(z)

图6.43

段来讲，又是下游水位。循着上述步骤，可依次求出上游各断面的水位，从而

得到全河道的水面曲线。
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6.4 明渠急变流

如前所述，当明渠横断面的几何形状或尺寸沿流程改变，粗糙度或底坡沿

流程改变，或者在明渠中修建人工建筑物，会使明渠水流发生非均匀流动。在

明渠非均匀流中，如果在一定长度的流段内，流线发生急剧弯曲，流速及压强

产生明显变化，这种流态称为明渠恒定非均匀急变流，简称明渠急变流。

与前述的明渠非均匀渐变流相比，明渠急变流有以下特点：

(1)流线间夹角大，曲率半径小，过水断面上压强不服从静水压强分布

规律。
(2)由于一般产生在相对短的流段内，沿程阻力对明渠急变流总水头的

影响较小，通常可以略去。

(3)明渠急变流流动特性主要决定于边界条件变化和水流流态。相同的

边界条件下，水流为急流或缓流将发生不同类型的明渠急变流。

(4)明渠急变流流段，紊动剧烈，断面流速分布发生明显变化，断面动

能修正系数α及动量修正系数β与渐变流的差别较大，一般不能假定为1。

综上所述，由于明渠急变流流态复杂，至今尚无成熟的理论分析方法。目

前常应用动量定理按总流来分析流动的总体变化，同时，还借助实验来确定一

些必要的经验数据。

明渠急变流的类型很多，本节只讨论两种简单、典型的明渠急变流：水跃

和跌水。

6.4.1水跃现象

从6.3节得知，当明渠中的水流由急流状态过渡到缓流状态时，会产生一

种水面突然跃起的特殊的局部水力现象，即在较短的渠段内水深从小于临界水

深急剧地跃升到大于临界水深。这种特殊的局部水力现象称为水跃。在闸、坝
以及陡槽等泄水建筑物的下游，一般常有水跃产生。

水跃的上部有一个作剧烈回旋运动的表面旋滚，翻腾滚动，掺入大量空

气。旋滚之下则是急剧扩散的主流(图6.44)。

表面旋滚起点的过水断面1-1(或水面开始上升处的过水断面)称为跃
前断面，该断面处的水深h,叫跃前水深。表面旋滚末端的过水断面2-2称为

跃后断面，该断面处的水深h?叫跃后水深。跃后水深与跃前水深之差，即h?

-h?=a,称为跃高。跃前断面至跃后断面的距离则称为跃长L。
在跃前和跃后断面之间的水跃段内，水流运动要素急剧变化，水流紊动、
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1 |2

K- g

h
hk

L

l

图6.44

2

h?
K

剪切强烈，旋滚与主流间动量不断交换，致使水跃段内有较大的能量损失。因

此，常利用水跃来消除泄水建筑物下游高速水流中的巨大动能①。

由观测得知，水跃的上部并非在任何情况下均有旋滚存在。水跃的形式主

要与跃前断面的弗劳德数Fr?有关。当1<Fr?<1.7时，水跃表面会形成一系

列起伏不大的单波，波峰沿流降低，最后消失(此时以波峰消失的过水断面

为跃后断面)。这种形式的水跃称为波状水跃(图6.45)②。由于波状水跃无

旋滚存在，故其消能效果很差。

[1 12
??K Kh, hk n?h

L
|2

图 6.45

为了与波状水跃相区别，有时也称有表面旋滚的水跃为完全水跃。

6.4.2 水跃方程

在推导水跃方程之前，先探讨一下推导的方法。6.3 节在推导明渠恒定渐

变流的基本方程时，应用了恒定总流的能量方程。现在是否仍然可以用它来推

导水跃方程呢?对于属于明渠急变流的水跃来讲，在一定流段内有较大的能量

损失。既不能将它忽略不计，又无法给出用来确定水跃能量损失的独立公式。

因此，在推导水跃方程时，不能应用恒定总流的能量方程，而必须采用恒定总

流的动量方程。因为，对水跃段应用动量方程可以不涉及水跃段的能量损失。

① 在水利水电工程中，消能通常是指通过各种方式把水流的机械能(主要是动能)转化为内能
(热能),不是指“消除了”能量。
② 对于棱柱体矩形水平渠段中的波状水跃来讲，当1.2<Fr?<1.7时，第一波峰处的水深h。(图

6.45)较跃后水深h?大16??
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设一水跃产生于底坡为θ的明渠中，如图6.46 所示。

?2

D?→h hFG ci

F
a

L

G
Gsind

F

/2

2
Fin

|2 to

坚
2g

hca

h?

图6.46

对跃前断面1-1和跃后断面2-2之间的水跃段沿水流方向写动量方程得

pQ(β?v?-β?v?)=Fm+Gsinθ-Fm-F?-F,cosa (6.72)

式中，p为水的密度；Q为流量；v?、v?分别为水跃跃前、跃后断面的平均流

速；β?、β?分别为水跃跃前、跃后断面的水流动量修正系数；Fm、Fm分别为
水跃跃前、跃后断面上的动水总压力；F,、F,分别表示水跃段渠道壁面和空

a=aretm,气的摩阻力；α为水跃相对渠底的平均抬升坡度，

如果水跃跃前、跃后断面处的水流为渐变流，作用于断面上的动水压强服

从静水压强分布规律，则有

F=pghA,cos6
Fm=pghaA?cosθ

式中，ha、h分别为水跃跃前、跃后断面形心到水面的距离；A?、A?分别为

水跃跃前、跃后断面的面积。

水跃发生在不长的流段内，相关的实验观测表明，水跃段渠道壁面和空气

的摩擦阻力与跃前、跃后断面动水总压力之差相比要小得多，一般可以略去。

所以，式(6.72)可以改写为

pQ(β?v?-β?v?)=pghcA?cosθ+Gsinθ-pghc?A?cosθ (6.73)

假设断面动量修正系数β?=β?=1,又由连续性方程得知：v?=Q/A?,

v?=Q/A?。如果水跃段的体积为V,则G=pVg。所以式(6.73)可以进一步

简化为

+AhacmD+Vain0=+A.he om9 (6.74)

上式就是底坡为θ的明渠水流的水跃方程。



268 6 明渠流动

当明渠的底坡很小时，cosθ≈1,sinθ≈0,则有

+,ha=+A,he (6.75)

即为小底坡(水平底坡)明渠水流的水跃方程。

当明渠断面的形状、尺寸以及渠中的流量一定时，水跃方程的左右两边都

仅是水深的函数。此函数称为水跃函数，以符号J(h)表示，则有

/(A)=+Mhe (6.76)

于是，水跃方程(6.75)也可以写成如下的形式：

J(h?)=J(h?) (6.77)

上式表明，在小底坡(水平底坡)明渠中，跃前水深h,与跃后水深h?具

有相同的水跃函数值，所以也称这两个水深为共轭水深。

6.4.3 水跃共轭水深计算

当明渠断面的形状、尺寸和渠中的流量给定时，由已知的一个共轭水深

h?(或h?)来计算另一未知的共轭水深h?(或h?),称为共轭水深计算。共轭

水深计算问题可应用水跃方程来解决。

1.共轭水深计算的一般方法

应用水跃方程解共轭水深时，虽然方程中仅有一个未知数——h?(或

h?),但除了明渠断面的形状为简单的矩形外，一般来讲，水跃方程中的A和

h?都是共轭水深的复杂函数，因此水深不易直接由方程解出。

在不易直接求解的情况下，可以采用下述的一般方法，即试算法。这种方

法对于各种断面形状的明渠都是适用的。

在应用试算法解共轭水深时，可先假

设一个欲求的共轭水深代入水跃方程，如

所假设的水深能满足水跃方程，则该水深

即为所求的共轭水深。否则，必须重新假

设直至水跃方程得到满足为止。试算法可

得较高的精确度，但计算比较麻烦。

h*

h?

hk
h?0

当流量和明渠断面的形状、尺寸给定

时，可假设不同水深，根据式(6.76)算

出相应水跃函数J(h),以水深h为纵轴，

以水跃函数J(h)为横轴，即可绘出水跃

J(h)
(h)
J(h)=/(h?)

图6.47

函数曲线(图6.47)。水跃函数曲线具有
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如下的特性：

①水跃函数J(h)有一极小值J(h)n,与J(h)对应的水深即是临界水

深h?(图6.47);

②当h>h?时(相当于曲线的上半支),J(h)随着h亦即随着跃后水深的

减小而减小；
③当h<h?时(相当于曲线的下半支);J(h)随着h亦即随着跃前水深的

减小而增大。
当明渠的流量以及断面的形状和尺寸一定时，跃前水深越小则跃后水深越

大；反之，跃前水深越大则跃后水深越小。跃前与跃后水深间的这一重要关系

可以由图6.47 看出。

例6.16 证明与J(h)对应的水深即是临界水深。

证：由微分学得知，与J(h)对应的水深应满足下列方程[令J(h)的导

数为零得出],即. (6.78)

从图6.48 中不难看出，式中Ah。乃是

过水断面面积A对水面线0-0的静矩。为

了确定“(dk),

B

oo0=
0-

he Ahf△A

如果水深增加 △h(水面线

从而上升至01-0'),由水深增量所导致的

面积静矩增量△(Ahc)为

A

图 6.48

△(Ahe)=[A(he+△h)+B△h]-Ahe
=(A+B)Ah

式中方括号内的函数式是以0'-0'为轴的新面积的静矩。于是

“dk)=HAh)=Hm(A+B兰)=A
将上式代入式(6.78),则得到

?告
上式与临界水深的条件式(6.38)相同。因此，与J(h).相应的水深即是临

界水深。
例6.17当棱柱体水平明渠的流量，断面的形状、尺寸以及跃前水深一
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定时，试问水跃段中的底槛(图6.49)将对跃后水深有何影响?

成h*
1 2。

Z- —Kh?C

he Fg -0)Fh FR-
12 J(h?)=/(h?)=J(h?) J(h)

图6.49

解：对图6.49 所示的水跃段应用动量方程。采用推导水跃方程(6.75)

时所采用的同样假定，则得到有槛时的水跃方程如下：

+A16=25+G+ (6.79)

或

(6)=/(6)+ (6.80)

式中：A?及A?分别表示有槛时水跃前、后断面的面积；后及分别表示有槛

J(x)=+时水跃前、后断面上的形心距水面的距离；F;为槛的反击力；

A'heo
无槛时的水跃方程(即式(6.77))为

J(h?)=J(h?)
因为有槛和无槛时的流量和跃前水深均相同，故

J(h{)=J(h?)=J(h?)

于是，由方程(6.80)得

1(65)=1(6)- (6.81)

或
J(h?)<J(h?)

根据水跃函数曲线的特性：水跃函数随着跃后水深的减小而减小(图

6.49),可知

h?<h?
即有槛时的跃后水深较无槛时的小。当F已知时，h2可由图6.49 所示的水跃
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函数曲线解出。

实质上，只要在水跃段内给水流以反击力Fg,不论此力是来自槛还是来

自其他设施，一般均可导致跃后水深的减小。例如利用射流给水流以反冲力亦

可降低跃后水深(图6.50)。

?
-=-

h?g
h

图6.50

2.梯形明渠水跃共轭水深的计算

边坡系数为m的梯形断面明渠的共轭水深可以运用迭代公式(6.82)

计算：

(6.82)

1.=g(0a)h(36+2mh)。式中： 迭代计算时，先假设h?.的值，代

入公式(6.82),如果h?的值与h?.相等或者基本接近，即可认为h?、h?
互为共轭水深。

3.矩形明渠水跃共轭水深的计算

矩形明渠中水跃的跃前或跃后水深可以直接由水跃方程解出。

对于矩形明渠，如以b表示渠宽，q表示单宽流量，则

Q=bo,A=bh,he=2
将以上诸关系式代入水跃方程(6.75),则得到棱柱体矩形水平明渠的水

跃方程如下：

安控-实性 (6.83)

对上式整理简化后，得到

h+Hh?-2=0 (6.84)

上式是对称二次方程。解该方程可得
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h.=2(√+8-1) (6.85)

n.=气(√1+8川) (6.86

所=因为跃前断面处水流弗劳德数的平方为 故公式(6.85)

又可写成如下的形式：

h?=2(√1+8FF-1) (6.87)

或

n=2(√I+8Ff-1) (6.88)

n=会式中： 称为共轭水深比。从上式可以看出，η随着 Fr?的增加而增大。

水跃的共轭水深计算是以水跃方程为依据的。在推导该理论方程时，曾作

过一些假定。

许多研究人员对棱柱体矩形水平槽中的水跃进行了广泛的实验研究，并累

积了丰富的实验资料。图6.51 所示为其中最完善的资料对矩形水平槽水跃方

程进行的验证。

图中纵坐标η=2(√1+8FA-1)为跃后与跃前水深的比值。
其他断面形状的水平槽的水跃实验也证实了水跃方程的误差不大。

由此可见，水跃方程(6.75)或(6.77)是可以用于实际计算的。

例6.18有一水跃产生于一棱柱体矩形水平槽中。已知：q为

0.351m3/(s·m),h?为0.0528m。求h?。

解：按公式(6.85)计算h?,有

n.=2(√1+8-1)
-0-02m(√1+8×890g-1)=0.665m

实测h?=0.665m与计算值完全相同。

例6.19 一水跃产生于一棱柱体矩形水平渠段中。今测得h,=0.2m,
h?=1.4m。求渠中的单宽流量q。

解：由方程(6.84)解q得到下列公式：
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图6.51

n=√h(2+2) (6.89)

将已知值代入上式，得

r=√98×0.2×14×(0.2+1.4)m2(s·m)=1.48m3/(s·m)
6.4.4 棱柱体水平明渠水跃的能量损失

1.水跃能量损失机理

水跃的运动要素变化得很剧烈。图6.52 绘出了水跃段中和跃后一些断面
上的流速分布。从图中可以看出，流速急剧变化和水跃段中最大流速靠近底部

的情况。在水跃表面旋滚与主流的交界面附近混掺强烈，从而导致该处水流的

激烈湍动、剪切，使得湍流的附加切应力远较一般渐变湍流的大。水流运动要

素的急剧变化，特别是很大的湍流附加切应力使跃前断面水流的大部分动能在

水跃段中转化为热能而消失。
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图 6.52

在跃后断面2-2处，流速的分布还是很不均匀的(图6.52)。同时，该

处的湍动强度也远较正常的渐变湍流为大。虽然在断面2-2下游不远的断面c

-c处，流速分布已与渐变湍流的相近，但湍动强度仍大。直到断面3-3处，

湍动强度才基本恢复正常。断面2-2与断面3-3之间的流段称为跃后段。其

长度L约为(2.5~3.0)L。

在棱柱体水平明渠中，断面3-3处的水深h?与跃后水深h?基本相等。故

一般可近似地令h?=h?及v?=t?。虽然v?=v?,但跃后断面2-2 处的动能仍较

断面3-3处的为大。这是因为，断面2-2处的流速分布很不均匀和湍动强度

大，致使α?较α?(≈1)大得较多。此多余的动能在跃后段中也将转化为热
能而消失。

水跃能量损失的计算，即在于确定水跃段的水头损失 E,和跃后段的水头

损失Ej。
2.水跃段水头损失的计算

对水跃的跃前和跃后断面应用能量方程即可导出水跃段水头损失E的计

算公式。
由能量方程导出的棱柱体水平明渠的E,的计算公式如下：

E,=(h+2g)-(h+2) (6.90)

式中：α?及α?分别表示跃前及跃后断面处的水流动能修正系数。由于跃前断

面处的水流可视为渐变流，故在计算时可令α?=1。至于α?如前所述，它一般

较1大得较多。

在工程实践中，水跃多产生于棱柱体矩形水平渠段中。在此情况下，由连

续性方程可知

=n发=分 (6.91)
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又由公式(6.88)得

所=-M) (6.92)

将以上两关系式代入公式(6.88)并取α?=1,整理简化后则得到棱柱体

矩形水平明渠的 E,的计算公式如下：

E;=4,[(n-1)3-(a?-1)(n+D1 (6.93)

式中的α?可按下式计算：

α?=0.85Fr2+0.25 (6.94)
从上式可以看出，α?是随着 Fr?的增加而增大的。

3.跃后段水头损失的计算

对跃后断面2-2和断面3-3应用能量方程则得到棱柱体水平明渠的跃后

段的水头损失公式如下：

E?=(h+2k)-(1?+2) (6.95)

因为，可以近似地令h?=h?,v?=v?及α?=1,于是上式简化为

E?=(a?-1) (6.96)

如将关系式(6.91)和(6.92)代入上式即可求得棱柱体矩形水平明渠

的 E?的计算公式：

E?=4,(as-1)(n+1) (6.97)

4.水跃总水头损失和水跃段水头损失的近似计算

水跃总水头损失E是指水跃段与跃后段水头损失之和。因此，将公

式(6.90)与(6.95)相加并令α?=1,则得到棱柱体水平明渠的E的计算公

式为

B=E?+E?=(1?+2g)-(4,+2) (6.98)

同理，将公式(6.93)与(6.97)相加，即得到棱柱体矩形水平明渠的

E的计算公式如下：

B=45(n-l) (6.99)

为了了解水跃段水头损失在总水头损失中所占的百分比，今以式(6.93)
除以式(6.99),得到
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=1-(a?-1)n-D (6.100)

EE 100r
因为α?和η都是Fr?的函数。因此，

80-m也是Fr?的函数。根据上式所绘的 筛 60
关系曲线如图6.53 所示。从图中可以看出， 40

比值 随着Fr?的增加而增大。当Fr,较小，hE 200 2 4 6 8 10

Fr

<50??这表明水跃段例如 Fr?≤2.3时，
图6.53

的水头损失较跃后段的水头损失为小，水跃

的消能效果不佳。但随着 Fr?的增加， 迅速增大。当Fr?=4.5时，E,已达

到总水头损失的90??

EE
因此，当Fr?较大时，可以用水跃总水头损失E的计算公式(6.99)来近

似计算棱柱体矩形水平明渠中水跃段的水头损失E;。例如当Fr?≥6.3时，按
公式(6.99)所计算出的 E,值，其误差不到5??

对于非矩形明渠中的水跃，由于现在缺乏α?的计算公式，故一般均用水

跃总水头损失E的计算公式(6.98)来近似计算。当Fr?较大时其误差亦不致

过大。

5.水跃的消能效率

水跃段水头损失E,或水跃总水头损失E与跃前断面比能E,之比称为水跃

K=5消能系数，如以符号 K,表示，则 显然，消能系数 K,越大则水跃的消

能效率越高。
棱柱体矩形水平明渠的消能系数可按下式计算，即

(6.101)

从上式可以看出，K,乃是Fr?的函数。根据上式所绘出的K,-Fr?关系曲

线如图6.54的实线所示。K,是随Fr?的增加而增大的。因此，Fr?越大则水跃
的消能效率也越高。当Fr?=9.0时，K,可达70??



6.4 明渠急变流 277
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图6.54

当Fr?>9.0时，虽然消能效率可以进一步提高，但实验表明，此时跃后

水面的波动很大并且一直传播到下游(图6.55a)。

(a)Fr?>9.0 强水跃 (b)4.5≤Fr?≤9.0稳定水跃

(c)2.5≤Fr?<4.5 不稳定水跃 (d)1.7≤Fr<2.5 弱水跃

图6.55

>90?当4.5≤Fr?≤9.0时，水跃的消能效率高(K=44??70%;

同时水跃稳定，跃后水面也较平静(图6.55b)。因此，如利用水跃消能，最
好能使其 Fr?位于此范围内。

当2.5≤Fr?<4.5时，K,<44同时水跃不稳定：水跃段中的高速底流

间歇地向水面蹿升，跃后水面波动大并向下游传播(图6.55c)。

当1.7≤Fr?<2.5时，虽然此时水跃的上部仍有旋滚存在，但旋滚小而弱

(图6.55d),消能效率很低。

至于波状水跃(1<Fr?<1.7),其消能效率就更差。
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几种非矩形明渠的K-Fr,关系曲线也绘在图6.54中。可以看出，跃前
断面的弗劳德数相同时，非矩形明渠中水跃的消能效率较矩形明渠中的要

高些。

最后指出，本小节所给出的有关公式，对坡度较小的棱柱体明渠也可近似

应用。

例6.20有一水跃产生于一棱柱体矩形水平渠段中。已知：q为

5.0m3/(s·m),b为6.0m,h?为0.5m。求水跃的水头损失。

解：(1)水跃段的水头损失E

m=h0.5×√98x0S=4.2,所以a?=0.85Ft因为1

+0.25=0.85×4.522+0.25=2.57

n=2(√1+8Ff-1)=2×(√1+8×4.522-1)=5.91
将以上计算出的a?和η以及已知的h?代入公式(6.93),得到

E;=4,l(n-1)3-(a?-1)(n+D1
=4|9×1(5.91-1)3-(2.57-1)×(5.91+1)1=2.26m
(2)单位时间内水跃段中的能量损失P;

P?=9.8QE?=9.8bqE;
=9.8×6×5×2.26 kW=664 kW

(3)跃后段的水头损失E

E?=4,(a?-1)(n+1)
=4×5.9×(2.57-1)×(5.91+1)=0.23m

(4)水跃总水头损失E

E=E,+E?=2.26m+0.23m=2.49m
(5)水跃段水头损失占总水头损失的百分比

F-2.9-90.8%
(6)水跃的消能系数 K;

青毫
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as(
6.4.5棱柱体水平明渠水跃跃长的确定

在完全水跃的水跃段中，水流湍动强烈，底部流速很大。因此，除非河、

渠的底部为十分坚固的岩石外，一般均需设置护坦加以保护。此外，在跃后段

的一部分范围内也需铺设海漫以免底部冲刷破坏。由于护坦和海漫的长度都与

完全水跃的跃长有关，故跃长的确定问题具有重要的实际意义。但水跃运动非

常复杂，迄今还没有一个比较完善的、可供实际应用的理论跃长公式。在工程

设计中，一般多采用经验公式来确定跃长。

1.矩形明渠的跃长公式

根据实验资料(实验槽宽分别为0.3m,0.46m,0.61m,1.21m;Fr?=

1.72～19.55)导出了下列的跃长公式：

L=10.8h?(Fr?-1)0 (6.102)

跃长公式的另一形式为

L?=C(h,-h?) (6.103)

式中：C为一经验系数。斯米顿那(Smetana)取C=6;欧勒佛托斯基(Ele-

batorski)取C=6.9。

实际上，系数C乃是Fr?的函数。吴持恭曾根据其试验资料(Fr?=2.15~

7.45),求得

c=F (6.104)

2.梯形明渠的跃长公式

梯形明渠中水跃的跃长可近似地按下列经验公式计算，即

L=5m?(1*4√) (6.105)

式中：B,及B?分别表示水跃前后断面处的水面宽度。

最后指出：

(1)由于水跃段中水流的强烈紊动，因此水跃长度也是脉动的。以上各跃

长公式所给出的完全水跃的跃长都是时均值。

(2)跃长随着槽壁粗糙程度的增加而缩短。以上各公式可以用来确定一般

混凝土护坦上的跃长。

(3)当棱柱体明渠的底坡较小时，以上各公式也可近似应用。
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6.4.6矩形水平扩散段中的水跃

非棱柱体明渠中的水流由急流直接过渡到缓流时，同棱柱体明渠中的水流

一样，也要产生水跃。在工程实践中，最常见的是矩形水平扩散段中的水跃。

例如陡槽及闸等水工建筑物常借一矩形水平扩散段与下游渠道或河槽平顺连

接，并使水跃产生于其中，以利消能。

在实际工程中，扩散段的扩散角θ

值一般较小。因为实验表明：当θ值较

大时，例如θ>7°,扩散段中的水流就

有可能扩散不佳，致使侧壁处产生回流

从而迫使主流折冲侧壁形成如图6.56

所示的折冲水流。

θ

0

图 6.56
本节将讨论扩散角不大的矩形水平

扩散明渠中水跃的基本计算问题：共轭水深和水跃长度的计算。

1.矩形水平扩散明渠的水跃方程及其解

首先来推导用来计算共轭水深的水跃方程。

设一完全水跃产生于一矩形水平扩散明渠中。虽然，扩散水流的过水断面

实际上是弧面。但因扩散角一般较小，故可近似地用平面1-1和2-2分别代

替弧形的跃前和跃后断面，如图6.57 所示。

12

0? h?
h D

L
2

Fpr-

[1 FR铑sin θ

b
1

1
Fggsin θ Fen

2 0

Fm
b?

fo2

L

图6.57

今取轴L为投影轴，对水跃段应用动量方程。如设β?=β?=β,并忽略F,

则得

βpQ(v?-v?)=Fm-Fm+2Fnmsinθ (6.106
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式中：Fm为侧壁反力。
水跃在侧壁上的投影 ABCGD 如图 6.58

所示。侧壁反力F。在数值上即等于此投影

面上的动水总压力。由于水跃的水面线

DGC 难以准确确定，今近似地设水面线为

一直线 CD。于是，水跃在侧壁上的投影为

一梯形 ABCD。虽然，用梯形来代替水跃的

实际投影会使所计算出的Fm值有些偏小，

C
Er
G

h?D F
h?

A 1 B

图6.58

但减小得不多。另一方面，在计算Fm值时，一般均设水跃段中含气水流的pg
等于纯水的pg,这又会使F值有些增大。一增一减虽不会完全相抵，但总不

致使F值的误差过大。

今以矩形平面ABCE和ABFD(图6.58)上的静水总压力的平均值作为梯

形 ABCD面上的动水总压力。于是侧壁反力Fm等于

Fm=是(经G+学)

1=2的.式中： 其中b,及b?分别为跃前及跃后断面的宽度。

以sinθ乘上式，则得

Fsinθ=$(+h=)(b?-b?) (6.107)

设跃前及跃后断面上的压强分布服从静水压强分布规律，于是

Fm=zpehib, (6.108)

Fm=÷pgh÷b? (6.109)

又由连续性方程得

m=km.=
将以上关系式以及式(6.107),(6.108)和(6.109)代入方程(6.106),

整理简化后即得到矩形水平扩散明渠的水跃方程如下：

4C(6h-6h)=(h+h?)(G-后) (6.110)

和=, 于是
水跃方程可化为如下的量纲一的方程：

分=n.6=6为了便于求解，今以b,h,除上式，并令
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dg-?(g-' (6.111)

如令上式的ξ=1,并取β=1,即得到棱柱体矩形水平明渠的水跃量纲一

的方程(6.88)。
矩形扩散明渠的水跃量纲一的方程(6.111)的解为

n=2√36g学 (6.112)

或

A=2h√3g号 (6.113)

式中的ψ按下式计算：

=4 (6.114)

在应用以上公式进行计算时，可令β=1.03。

虽然公式(6.112)是在扩散角θ较小的情况下导出的。但实验资料表明：

不仅在θ较小时，即使当θ角大到25°,按该式所计算出的η值(β=1.03)

也基本上与实测的η值相吻合(图6.59)。

8[

7

6

4(计算值) 5 南京水科所

4 o θ=25°
0

陕西水科所

3 ●θ=5°43'Q
45°

22 3 4 5 6 7 8
7(实验值)

图6.59

2.矩形水平扩散明渠水跃的跃长公式

对于矩形水平扩散明渠中的完全水跃，迄今还没有一个较完善的跃长公

式。以下公式仅供计算时参考。
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陕西水利科学研究所以水跃表面旋滚的水平投影作为跃长，并根据模型试

验资料(Fr?=3.5～6.5)导出下列跃长公式：

L=0.077h,(Fr?coto)1. (6.115)
华西列夫(BacMTbeB)对弧形闸门下游的矩形水平扩散槽中的水跃进行了

试验。试验资料表明，跃长是随着扩散角θ的增大而减小。根据试验资料得出

的跃长公式如下：

1=6+108(-) (6.116)

由于对跃长的判断标准不同，按上式所算出的L,值较表面旋滚的水平投

影要长些。后者约为前者的75?0??

例6.21 某陡槽下游的矩形水平扩散段中有一水跃产生。已知：b?=2.0m,

Q=6m3/s,cotθ=10及h?=0.391m。求L,及h?。

解：

m=6h2×0.91x(08x0.3=3.92
按公式(6.115)计算L:
L?=0.077h?(Fr?cotθ)1?=0.077×0.391m×(3.92×10)?
=7.4 m

跃后断面的宽度为

b?=h?+
于是

6=6=1+62xo=1+2×70=1.74
按公式(6.114)确定少值(取β=1.03):=

=-14×10×44×205×392?=-0.292
故ψ为107°。按公式(6.113)计算h?(取β=1.03),得

h?=2h√56+4gF c当
=2×0.391m×√1+1344￥1.94×3.92×c=1.8m
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按上式求得的h?与模型实测值完全一致。

6.4.7 水跌

正如6.3.4 小节中所述的那样，当处于缓流流态的明渠水流，因底坡突然

变陡(图6.28)或者底坡突然下落(图6.29),引起水面急剧下降，水流流

态由缓流演变为急流。这种水流演变现象为水跌。如图6.29 所示，明渠底坡

变成铅垂跌坎，水流以水舌形式自由泻落的水跌又称为自由跌水。当底坡突然

下跌，水流失去渠底顶托和摩阻作用，势能迅速转化为动能，水面急剧下降，

流线急剧弯曲，压强不服从静水压强分布规律，自由跌水跌坎边缘的水深h。

不等于临界水深h?。临界水深h,发生在跌坎上游处。

当上游渠道为正坡明渠时，研究表明：

lx=βh? (6.117)

式中β为经验系数，当0.2<Fr?<0.9,β=0.029 8exp(6.0298Fr?)。Fr?为跌
坎上游渠道中的均匀流的弗劳德数。

跌坎边缘的实际水深h。,可由试验资料确定。对于水平底坡矩形明渠，有

h,=(0.66～0.73)h?,i=0

6=0.7415+0.0056(+10)-0.007(云+10)-
(6.118)

3×10(÷+10)+10~(÷+1o),i≠0
式中，i为渠道底坡，ix为该流量对应的渠道临界底坡。公式适用于-10<i/ix

<20。

6.5 明渠非恒定流

由于自然条件的变化(如洪水涨落),或者由于河渠上的水工建筑物(如

闸门)不时地调节流量，使河道或人工明渠中水流流速、水深(或水位、流

量)等随时间而改变，从而形成了明渠中的非恒定流。堤坝的溃决以及河口

段由于潮汐的影响也会引起河道非恒定流。

严格地说，自然界或水利工程中大多数明渠水流均属于非恒定流，但为使

问题简化，实用上人们常把一些特定时段内水情随时间变化较缓慢的水流当作

恒定流来处理。

研究明渠非恒定流的目的，主要是确定在非恒定流过程中，明渠水流的流

速、水深(或水位、流量)等随时间和流程的变化规律。
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6.5.1明渠非恒定流的特性及波的分类

1.明渠非恒定流的主要特性

(1)明渠非恒定流必定是非均匀流。水力要素是时间t和流程s的函数。

(2)明渠非恒定流也是一种波动现象。在压力管道中非恒定流波的传播是

依靠压力差的作用，故称压力传播，而明渠中非恒定流波的传播则是依靠重力

的作用，故称重力传播。

明渠非恒定流的波动与海洋、湖泊以及河流表面因风力或地震力的作用而

产生的波动不同。风波和地震波使水质点基本上循着一定轨迹(圆或椭圆)

作往复循环的运动，几乎没有流量的传递，只是同方向各处质点运动彼此相差

一个相位而形成水面波形的推进，这种波动称为振动波(或推进波)。明渠非

恒定流是由于在明渠的某一位置流量和水位发生改变而形成，它通过水流质点

的位移而形成波的传播，在波所及区域内，要引起当地流量和水位的改变，这

种波称为变位波。

明渠非恒定流的波由两部分所组成。波的前锋称为波额(或波锋),波的

躯体称为波体，概化图形如图6.60所示。波额推进速度v。称为波速，v为过

水断面上水流平均流速。

波体
波锋

原水面

w

图6.60

(3)波所及之区域内，各过水断面水位流量关系一般不再是单一稳定的

关系。
在稳定的没有冲淤变化的河渠内，当水流为恒定流时，由于水面坡度是恒

定的，所以水位与流量呈单值关系。而非恒定流情况则不相同。在涨水过程

中，同一水位下非恒定流的水面坡度比恒定流时大，因而其流量亦大。在落水

过程中，同一水位情况下非恒定流的水面坡度比恒定流时小，因而其流量亦

小。由于同一水位下水面坡度具有多值关系，使得流量相应地具有多值关系。

图6.6la中虚线为恒定流时水位与流量关系曲线，绳套形实曲线是受洪水涨落
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影响的非恒定流水位与流量关系曲线。还应当指出，非恒定流情况下，过水断

面上的水面坡度、流速、流量、水位的最大值并不在同一时刻出现。例如涨水

过程中，由于洪水波的传递，水面坡度增加得很快而首先出现最大值，而后依

次再出现最大流速、最大流量、最高水位。落水过程中，先出现最小流量，然

后出现最低水位。图6.61b显示了一次洪峰过程中最大流量超前于最高水位的

情况。图中实线为流量过程线，虚线为水位过程线。

z4 Zy

落水

M
Q+ z C
Zmax

涨水

O Q 0 4
4+A/

t

(a) (b)

图6.61

2.明渠非恒定流波的分类

(1)连续波和不连续波

从明渠非恒定流的水力要素随时间变化的急剧程度来分，有连续波和不连

续波。当水力要素随时间改变缓慢，所形成的波高相对于波长很小，水流瞬时

流线也近乎成平行直线，这种水流称为非恒定渐变流。它的各种水力要素可视

为流程s和时间t的连续函数，故称为连续波。河流洪水波，水电站进行正常

调节所引起的非恒定流均属此类。另一种类型的波是由于水力要素随时间剧烈

改变而形成，波高较大(有时可大到若干米),波额水面很陡，几乎直立，在

波额附近水力要素不再是流程s和时间t的连续函数，但波体部分水面仍较平

缓，可近似看作渐变流，这种水流称为非恒定急变流，所形成的波称为不连续

波，如溃坝波、潮汐波等属于此类。

(2)涨水波和落水波

当波到达以后，引起明渠水位抬高者称为涨水波。相反，若波到达以后引

起明渠水位下降者称为落水波。

(3)顺波和逆波

波的传播方向与水流方向一致者称为顺波，反之则称为逆波。
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例如某渠道上闸门迅速开启，如图6.62 所示，在闸的上、下游将发生非

恒定急变流——不连续波。下游因流量增加，水位迅速上涨，形成涨水顺波向

下游传播，上游则因闸孔流量骤然增加、水位急剧下降形成落水逆波向上游

传播。

又
落水逆波

原水面
V

涨水顺波

D

—原水面

图6.62

当闸门迅速关闭时，如图6.63 所示，因闸孔出流流量减小，下游水位降

低，形成落水顺波向下游传播，而上游则形成涨水逆波向上游传播。

涨水逆波
波额
?D

`原水面波体
原水面

又 w
波颜波体

图6.63

明渠非恒定流问题在水利工程设计及运行管理中经常遇到，因而研究明渠

非恒定流的基本原理及计算方法十分必要，同时随着电子计算技术的发展和广

泛应用，为解决明渠非恒定流计算问题提供了极为有利的条件。

6.5.2明渠非恒定渐变流的基本方程

明渠非恒定渐变流的基本方程式是表征水力要素与流程坐标s和时间t的

函数关系式，是由非恒定流的连续性方程和能量方程所组成。

1.非恒定流连续性方程

现从明渠非恒定流中取长为ds的区间来研究。设 ds区间内水流在初瞬时

t'的水面线为a-a,经过dt时段以后，末瞬时t”=t+dt的水面线为b-b,如

图6.64 所示。
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山

u-u断面

b-
"
a-

u

t"

t

i

ds

d

d

-b

~a

量(d+ds)d

d-d断面

图6.64

由于非恒定渐变流水力要素是流程s和时间t的连续函数，因而可以应用

分析数学作工具。设初瞬时区间上游断面(u-u断面)流量为Q,过水面积

Q+d,为A。在同一瞬时区间下游断面(d-d断面)流量为 过水面积为

A+ad。则末瞬时u-μ断面流量应该为Q+山， A+a山；,过水面积为

d-d断面流量为Q+ds+(Q+k)d, A+ ds,过水面积为

+a(A+)d
因为液体是不可压缩的连续介质，在dt时段内经u-u断面流入区间的液
体体积，与经d-d断面流出区间液体体积之差，应当等于该区间内末、初瞬

时水体体积的增量。流入和流出 ds区间液体体积之差为

2(0+Q+24)-≥[Q+ds+Q+d+
(6.119)

a(Q+)d]i=-u- d2
ds 区间内末、初瞬时水体体积的增量为

2[A+a++A+ads+a(A+a*d)di]ds-

2(A+A+部)d=ds+2d
(6.120)

令式(6.119)和式(6.120)相等，各项同除以dtds,并忽略高阶微量后

可得

+aQ=0 (6.121)

式(6.121)是明渠非恒定流的连续性方程式。该式说明在明渠非恒定流
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<中，过水断面面积随时间的变化率与流量随位置的变化率之和为零。若

m>0.0,必然! 这说明在微分区间内如果流进的流量多，流出的流量少，区

2>0时，则<0,间内水位将随时间而上涨，发生涨水波。反之，若 这说

明如果流进的流量少，流出的流量多，微分区间内水位将随时间而下降，明渠

=0,必=0,中会产生落水波。若 即Q沿程不变，水流为恒定流。

因Q=Av,A=A(s,t),v=e(s,t),所以

=°AD=A+a
将上式代入式(6.121)得

+A+r=0 (6.122)

式(6.122)是明渠非恒定流连续性方程的另一种表达式。对于矩形断面

明渠，A=bh,式(6.122)可以写成

a+ha+=0 (6.123)

2.明渠非恒定渐变流的能量方程式

在第5章已推出了一元非恒定渐变总流的能量方程式(5.56)。如图6.65

所示，因在明渠中习惯于用z来代表水位，若把式(5.56)应用于明渠水流，

可将测压管水头改写为过水断面上的水位。

h v
2

i
z+dz

=0 dr

z?+ dz?
0- 0

图6.65

式(5.56)中项代表单位重量液体在单位长度内水流的沿程损失，故
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-m面意(2)- 故式(5.56)可改写为

--L++ (6.124)

上式便是明渠非恒定渐变总流的能量方程式，或称为运动方程式。方程式

左端-部代表水面坡度 J,它代表单位重量液体的势能沿流程的变化率。方程

式右端 项称为波动坡度 J.,它代表(作用于单位重量液体上)当地加

速度所产生的惯性力沿单位流程所作的功。 部一项称为动能坡度J,它代

表单位重量液体的动能沿流程的变化率，也可以看作(作用于单位重量液体

一项称为摩阻坡度上)迁移加速度所产生的惯性力沿单位流程所作的功。

J,它代表单位重量液体沿单位流程克服摩擦阻力所作的功。由此，式
(6.124)又可写作

J=J.+J、+J (6.125)

式(6.125)反映了明渠非恒定流的能量守恒关系。即可理解为：明渠非

恒定流中，势能沿流程的改变，将用于克服阻力作功和转化为加速度而作功。

L.=a=0,若水流为恒定流，当地加速度为零，故 式(6.124)变为

仅含变量s的常微分方程：

-出-品(2)+
此式即为明渠恒定非均匀渐变流的基本微分方程式。

1.=品(2)=0,若水流为恒定均匀流，即， 。上式变为

-出-=1= 或Q=K√J
此式乃是熟知的恒定均匀流基本公式。由此可见，当水力要素不随时间改变

时，明渠非恒定渐变流基本微分方程式即转化为恒定流基本微分方程式。

若将式(6.124)中摩阻坡度近似按恒定均匀流的摩阻坡度来计算，即

1=..或1== 则式(6.124)可改写为
+L部+c+&=0 (6.126)
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如图6.65 所示，若明渠渠底高程为，水深为h,底坡为i,水位为z,

部-m+部；而=-i, 故=-i。则z=zo+h, 这样可以把明渠非恒

定流能量方程式(6.124)中的变量z改为变量h来表达，即

i-ak=a+x+l
或

ak+π+a=i-l (6.127)

或

*+G部+Ea=i-Cπ (6.128

式(6.124)、式(6.126)或式(6.128)是明渠非恒定渐变流能量方程

式不同表达形式，根据计算方便可以任意选取其中之一。

明渠非恒定流的连续性方程式与能量方程式组成了求解明渠非恒定渐变流

的微分方程组，该方程组称为圣维南(Saint-Venant)方程组。圣维南方程组

是具有2个独立变量s,t和两个从属变量z,Q(或h,v)的一阶拟线性双曲

型微分方程组。这类方程目前在数学上尚无精确的解析解法，因而实践中常用

数值解法。这些解法大致可归纳为以下几种：

第一种为差分法。就是把圣维南方程组离散化，用偏差商代替偏微商。同

时由于微分方程在离散化过程中采用的具体作法不一样，又把差分格式分为显

式差分和隐式差分两种。在确定计算格式的基础上，结合水流的初始条件及边

界条件，再求指定变量域内各结点的函数值。

第二种为特征线法。是将非恒定流微分方程组转化为特征方程，然后用差商

取代微商改为差分方程，再结合水流的初始条件及边界条件求方程组的近似解。

第三种为瞬时流态法。是将偏微分方程直接改写成差分方程，然后结合水

流初始条件及边界条件，近似计算指定瞬时全流程各断面的水流情况。此法简

称瞬态法。

第四种为微辐波理论法。首先假定由于波动所引起的各种水力要素的变化

都是微小量，这些微小量之乘积或平方值均可忽略不计，这样将拟线性偏微分

方程化为一阶线性常微分方程，然后求解。

综上所述，明渠非恒定流的计算，无论采用哪种近似计算方法都需要结合

水流的初始条件及边界条件进行，因此下面讨论明渠非恒定渐变流基本方程的

初始条件及边界条件。
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6.5.3 初始条件及边界条件

1.初始条件

初始条件通常是指非恒定流的起始时刻的水流条件，故常为非恒定流开始

前的恒定流的流量与水位。就一般而言，初

始条件也可以是非恒定流过程中，人们需要

着手开始计算的任何指定时刻的水流条件。

14
s(1

3
zj.Q;

2
Qi如图6.66 所示，设在st 坐标平面上所研

究的自变量域内有一条曲线s=s(t),曲线上 12i
各点(如1,2,3,⋯)的水力要素(如水

位、流量或水深、流速)为已知。初始条件

可以通过计算或实测而事先取得。 0

2.边界条件 图6.66

发生非恒定流的河渠两端断面应满足的

水力条件称为边界条件。

(1)第一边界条件

产生非恒定流的首端断面应满足的水力条件称为第一边界条件，它常常以

发生非恒定流起始断面的流量过程线或水位过程线来表示：

Q=Q(t)或z=z(t)

例如洪水波、水电站调节波、溃坝波等，起端断面满足的水力条件都常以

流量过程线表示。但由于各类问题不同，同类问题中又因各种具体情况不一
样，因而过程线的形状、特点也不尽相同。如图6.67a为单一洪峰所形成的非

恒定流流量过程线，图6.67b为电站日调节流量过程线。

04

Q"

Q
/i

Q4

Q"
Q

0 t !"

(a)

0 tt"

(b)

f

图6.67

(2)第二边界条件

非恒定流可能波及的末端断面应满足的水力条件称为第二边界条件。一般

8
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以水位、流量关系来表示，例如洪水演算中第二边界条件用下游某断面恒定流

的水位流量关系来表示，如图6.68 所示。第二边界条件有时也用某一稳定水

位来表示，如波及末端为大型水库或湖泊，则常以水库或湖泊的水位来表示。

z4

Q

0 Q

图 6.68

思 考 题

6.1与有压管流相比，明渠水流的主要特征是什么?

6.2 明渠均匀流的特点是什么?产生条件又是什么?

6.3 如下图示的各种长渠中，糙率沿程不变，试从力学的观点分析是否

可能产生均匀流动。

≥0 i=0

(a)正底坡棱柱体渠道 (b)平底坡棱柱体渠道

2 -22

b? b?

i<0

(c)逆底坡棱柱体渠道

>0
2
(d)正底坡断面改变的渠道

2

思6.3

6.4均匀流水深与渠道底坡、糙率、流量之间有何关系?
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6.5 今欲将产生均匀流的渠道中的流速减小，以减小冲刷，但流量仍然

保持不变，试问有几种方法可以达到此目的。

6.6 明渠水流有哪三种流态，是如何定义的，判别标准是什么?

6.7 急流、缓流、临界流各有哪些特点?

6.8 弗劳德数的物理意义是什么?为什么可以用它来判别明渠水流的

流态?

6.9 什么叫断面比能?它与断面单位重量液体的总能量E有何区别?

6.10 何谓断面比能曲线?比能曲线有哪些特征?

6.11 若渠道断面形状、尺寸一定，只使得原来的流量Q?增大为Q?(即

Q?>Q?),试在同一图上绘出比能曲线，比较哪一个临界水深大；如果只增大
底坡，hx又怎样变化?

h4

hh

K?K
(K?

h
hx,

O E?
Emi E,mn Emin0

思6.10 思6.11

6.12 陡坡、缓坡、临界坡是怎样定义的?如何判别渠道坡度的陡缓?

6.13 缓坡渠道只能产生缓流，陡坡渠道只能产生急流，对吗?缓流或急

流为均匀流时，只能分别在缓坡或陡坡上发生，对吗?
6.14 什么叫水跃、波状水跃和完全水跃?

6.15试验槽中水流现象如图示，流量不变，如提高或降低一些尾门(尾

门之前的水流始终为缓流),试分析水跃位置是否移动?向前移动还是向后移

动?为什么?

又

?
尾门

思6.15

E



习题 295

6.16为什么可以利用水跃来消除能量?什么形式的水跃消能效率最高?

6.17明渠非恒定流的主要特征有哪些?

6.18明渠非恒定流波动的物理本质是什么?

6.19 写出明渠非恒定渐变流的能量方程，试说明其各项的物理意义。

习题

6.1某水库泄洪隧道，断面为圆形，直径d为8m,底坡i为0.002,粗

糙系数n为0.014,水流为无压均匀流，当洞内水深h为6.2m时，求泄洪流

量Q。
6.2一梯形混凝土渠道，按均匀流设计。已知Q为35m3/s,b为8.2m,

m为1.5,n为0.012及i为0.00012,求h(用试算——图解法和迭代法分别

计算)。

6.3某电站进水口后接一方圆形无压引水隧洞，

断面尺寸如图所示，n为0.018,i为0.002 2,试求

当引水流量Q为5m3/s,洞内为均匀流时的水深h 十

又
(用试算——图解法和迭代法分别计算)。

6.4 一梯形灌溉土质渠道，按均匀流设计。根 1.8 m

据渠道等级、土质情况，选定底坡i为0.001,m为

1.5,n为0.025,渠道设计流量Q为4.2m3/s,并选 2.2 m
定水深h为0.95m,试设计渠道的底宽b。

题6.3
6.5 一梯形渠道，按均匀流设计。已知Q为

23m3/s,h为1.5m,b为10m,m为1.5及i为0.0005,

求n及r。

6.6某天然河道的河床断面形状及 60 m 15m,

尺寸如图所示，边滩部分水深为1.2m, 又
若水流近似为均匀流，河底坡度i为 1.2mf 6 m

0.0004,试确定所通过的流量Q。 n?=0.04
n?=0.03

6.7 今欲开挖一梯形断面土渠。已

知：流量Q=10m3/s。边坡系数m= 题6.6

1.5,粗糙系数n=0.02,为防止冲刷的

最大允许流速v=1.0m/s,试求：
(1)按水力最佳断面条件设计断面尺寸；

(2)渠道的底坡i为多少?
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6.8 如图所示，有近似为矩形断面

的分岔河道，已知：长度L=6000m,l?

=2500m,宽度b?=80m,b?=150m,

ly,h?,b?

1? 2

水深h?=2.2m,h?=4m,河床的粗糙 → Q?

系数n=0.03,当总流量Q=400m3/s

时，1-1断面处的水面高程为△,=
T l2,h?,b?

题6.8120.00m,试近似地按均匀流计算：

(1)2-2断面的水面高程△?;

(2)流量分配Q?及Q?。

6.9 一梯形断面渠道，b为8m,m为1,n为0.014,i为0.0015;当流
量分别为Q?=8m/s,Q?=16m3/s时。求：

(1)用试算法计算流量为Q?时临界水深；

(2)用迭代法计算流量为Q?时临界水深；

(3)流量为Q?及Q?时，判别明渠水流作均匀流的流态。

6.10 证明：当断面比能 E、以及渠道断面形式、尺寸(b,m)一定时，

最大流量相应的水深是临界水深。

6.11试分析并定性绘出图中三种底坡变化情况时，上下游渠道水面线的

形式。已知上下游渠道断面形状、尺寸及粗糙系数均相同并为长直棱柱体明渠。

s
<k

i>i?

pg

<2

i>ig

4<x

l>ik

题6.11
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6.12图示上、下游断面形状尺寸与粗糙系数均相同的直线渠道，上游为

平底，下游为陡坡。在平底渠段设有平板闸门，已知闸孔开度e小于临界水

深，闸门至底坡转折处的距离为L,试问当L的大小变化时，闸门下游渠中水

面线可能会出现哪些形式?

?

e i?=0

L

题6.12

6.13 如图所示三段底坡不等的直线明渠，各段渠道断面形状尺寸及粗糙

系数均相同，上下渠道可视为无限长，中间段渠道长度为l,试分析当中段渠

道长度1变化时渠中水面线可能出现哪些形式?

1

12=0
L<k

题6.13

6.14有一长直的棱柱体渠道，设有两平板闸门。当通过某一流量时渠中

正常水深为h?、临界水深为hx,各闸门的开度如图所示，试绘出各段渠道水

面曲线的形式。

N- ——N
?K- ——K

i>0

题6.14

6.15 如图所示矩形渠道设置一潜坎，试证明缓流通过潜坎时，水面要下
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降，而急流通过潜坎时，水面要上升(不计损失)。

1又V

0!

h
P?

1
缓流

|2

2

2

i=0

V

h P?]

急流

hz

i=0

题 6.15

6.16 试定性分析图示流量Q和粗糙系数n一定的长直棱柱体渠道中可能

产生的水面曲线型式。

?

K
h.<hg

t?=0

K

2

K-
h。

i=0

K

跌坎
i<ik

(a) (b)

i<ix
i>i? i?<k

N?
K- NN?

N?
K

(c) (d)

lPix iz=ix

(e)

i<ig

题6.16

6.17 在图示各段都长而直的棱住体渠道中，已知流量Q,粗糙系数n均

为一定，试定性绘出下列各渠道中的水面曲线。

6.18 一水跃产生于一棱柱体矩形水平渠段中。已知：b为5.0m,Q为

50m3/s,h?为0.5m。



习题 299

(a)
K- K

(b)

t?=0

K-⋯

2

>ix

又 ik

-K

h<h

i<k

z=ik

(c)

(d)

(e)

i?<0

K-
日

i>ig
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i<k

i?=0

K

3K~
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~K

l>ik

t2=ik

i<x

i=ig

i?-0

K- -K

(í) t1=0 iPig is=ig l<ix

题6.17

(1)试判别水跃的形式并确定h?。

(2)计算E,P,Ej、E,K;及L?。

6.19 一水跃产生于陡槽下游的矩形水平扩散段中。已知：b?为2.0m,Q
为5.4m3/s,θ为6°,h?为0.35m。求L及h?。

6.20 有一矩形渠道，Q为40m3/s,b为10m,n为0.013,若陡坡i,与

缓坡iz相接，已知i?=0.01,i?=0.0009,试问有无水跃发生的可能?若有水

跃发生，试确定其位置。
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在水利工程中，为了泄水或引水，常修建水闸或溢流坝等建筑物，以控制

河流或渠道的水位及流量。当这类建筑物顶部闸门部分开启，水流受闸门控制

而从建筑物顶部与闸门下缘间的孔口流出时，这种水流状态叫作闸孔出流

(图7.1a和b)。当顶部闸门完全开启，闸门下缘脱离水面，闸门对水流不起

控制作用时，水流从建筑物顶部自由下泄，这种水流状态称为堰流(图7.1c

和d)。

0|

H e

b
0I

H

-Vo

b

H

0「
(a)

0|

(c)

比

H
e H

(b) (d)

图7.1

堰流和闸孔出流是两种不同的水流现象。

堰流由于闸门对水流不起控制作用，水面线为一条光滑的降落曲线；闸孔

出流由于受到闸门的控制，闸孔上、下游的水面是不连续的。也正是由于堰流

及闸孔出流这种边界条件的差异，它们的水流特征及过水能力也不相同。

同时，堰流与闸孔出流也存在着许多共同点。首先，堰流和闸孔出流都是

因水闸或溢流坝等建筑物壅高了上游水位，在重力作用下形成的水流运动。从

能量的观点来看，出流的过程都是一种势能转化为动能的过程。其次，这两种

水流都是在较短的距离内流线发生急剧弯曲，离心惯性力对建筑物表面的压强
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分布及建筑物的过水能力均有一定影响。因而，都属于明渠急变流，其出流过

程的能量损失主要是局部损失。
实际上，对于明渠中具有闸门控制的同一过流建筑物而言，在某种条件下

出流属于堰流，在另外的条件下也可以变成闸孔出流。这种水流的转化条件除

与闸孔的相对开度 有关外，还与闸底坎及闸门(或胸墙)的型式有关；另

外，上游来流是涨水或降水也影响流态转换的界限值。下列数值，可作为判别

的大致界限。

日e

闸底坎为图7.1b与图7.1d所示的平顶堰时，

≤0.65,为闸孔出流；

>0.65,为堰流。
闸底坎为图7.1a与图7.1c所示的曲线型堰时，

≤0.75,为闸孔出流；

>0.75,为堰流。
式中：e为闸孔开度；H为从堰顶算起的闸前水深。

堰流及闸孔出流是水利工程中极为常见的水流现象，其水力计算的主要任

务是研究过水能力的问题。所以，水利水电工程中常把明渠、溢洪道设置有堰

或闸，控制过水流量的区段称为控制段。本章将应用水力学的基本原理，分析

堰闸出流的水力特性，并介绍有关的水力计算方法。

7.1堰流的类型及计算公式

7.1.1 堰流的类型

在水利工程中，常根据不同的建筑条件及使用要求，将堰作成不同的类

型。例如，溢流坝常用混凝土或石料砌筑成厚度较大的曲线形或折线形；而实

验室内使用的量水堰，一般用钢板或木板作成很薄的堰壁。显然，堰坎外形及

厚度不同，其能量损失以及过水能力也会不同。

如图7.2所示，水流接近堰顶时，由于流线收缩，流速加大，自由表面也

将逐渐下降。习惯上把堰前水面无明显下降的0-0断面叫作堰前断面；该断

面堰顶以上的水深叫作堰顶水头，以H表示；堰前断面的流速称为行近流速
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t。实测表明，堰前断面距上游壁面的距离约为
l=(3~5)H
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图7.2

Hg根据实验资料，流过堰顶的水流形态随堰坎厚度与堰顶水头之比- 而变。

工程上通常按照堰坎厚度δ与堰顶水头H的比值大小及水流的特征，将堰

流分作薄壁堰流、实用堰流及宽顶堰流三种类型。

a<0.67。1.薄壁堰流：即- 越过堰顶的水舌形状不受堰坎厚度的影响。

水舌下缘与堰顶只有线的接触，水面呈单一的降落曲线(图7.2a和b)。实际

应用的薄壁堰，堰顶常作成锐缘形，故薄壁堰也称锐缘堰。

2.实用堰流：即0.67<丹<2.5。 由于堰坎加厚，水舌下缘与堰顶呈面的
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接触，水舌受到堰顶的约束和顶托。但这种影响还不大，堰顶水流主要还是在

重力作用下自由跌落。工程中常将堰的剖面作成折线形或曲线形，前者称为折

线形实用堰(图7.2c),后者称为曲线形实用堰(图7.2d)。

3.宽顶堰流：即2.5<膏<10。在此条件下，堰坎厚度对水流的顶托作用
已经非常明显。进入堰顶的水流，受到堰顶垂直方向的约束，过水断面渐小，

流速加大，由于动能增加，势能必然减小；再加上水流进入堰顶时产生局部能

量损失；所以，进口处形成水面跌落。此后，由于堰顶对水流的顶托作用，有

一段水面与堰顶几乎平行。当下游水位较低时，出堰水流又产生第二次水面跌

落，如图7.2e所示。实验表明，宽顶堰流的水头损失仍然主要是局部水头损

失，沿程水头损失可以略去不计。

>10,如果堰坎厚度继续增加，例如- ,则沿程水头损失已经不能略去，水

流特性不再属于堰流，而是明渠水流(图7.3)。

H

P

K一

δ

音>10

hx K

图7.3

7.1.2 堰流的基本公式

现在应用能量方程式来推求堰流计算的基本公式。

对堰前断面0-0及堰顶断面1-1列出能量方程，以通过堰顶的水平面作

为基准面(图7.2)。其中，0-0断面为渐变流；由于流线弯曲，1-1断面水

(+)流属急变流，过水断面上测压管水头不为常数，故用 表示1-1断面上

测压管水头的平均值。由此可得

H+2-(+m)+(a?+5)2
式中：v?为0-0断面的平均流速，即行近流速；v?为1-1断面的平均流速；

α?、α?是相应断面的动能修正系数；ζ为局部水头损失系数。
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1+2=h,其中2设f 为行近流速水头，H?称为堰顶全水头。

令(=+B)=6h, ξ为某一修正系数。则上式可改写为

th-Eh=(a?+6)
即

*a√E(h-Eh)
因为堰顶过水断面面积一般为矩形，设其断面宽度为b;1-1断面的水舌

厚度用kH?表示，k为反映堰顶水流垂直收缩的系数。则1-1断面的过水面积

应为kH?b,通过流量为

Q=kH?bu?

=k h1-6)
=qk √1-ξb √2gH?2

9a式中： 称为流速系数。

令φk √1-ξ=m,称为堰的流量系数。则

Q=mb√2gH?2 (7.1)

式(7.1)就是堰流计算的基本公式。对堰顶过水断面为矩形的薄壁堰流、实

用堰流或宽顶堰流，都是适用的。由式(7.1)可知，过堰的流量与堰顶全水

头H?的3/2 次方成比例，即QxH。
从上面的推导可以看出：影响流量系数的主要因素是φ,k,ξ,即m=

f(φ,k,ξ)。其中：φ主要是反映局部水头损失的影响；k主要是反映堰顶水流

垂直收缩的程度；而ξ则是代表堰顶断面的平均测压管水头与堰顶全水头之间

的比例系数。显然，所有这些因素除了与堰顶水头H有关外，还与堰的边界

条件有关，例如，上游堰高P,堰顶进口边缘的形状等。所以，不同类型、

不同高度的堰，其流量系数各不相同。

在实际应用中，有时下游水位较高或下游堰高较小影响了堰的过流能力，

这种堰流称为淹没出流；反之叫作自由出流。有些堰的堰顶过流宽度小于上游

渠道宽度或是堰顶设有边墩及闸墩，会引起水流的侧向收缩，降低过水能力，

这种堰叫作有侧收缩堰；反之，称为无侧收缩堰。式(7.1)没有包含淹没及
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侧收缩对堰过水能力的影响，有关这些影响，将在下面分别讨论每种堰流的水

力计算方法时加以考虑。

7.2 薄壁堰流的水力计算

薄壁堰流过流时，水头和流量关系稳定，因此，常作为水力模型试验或野

外测量中一种有效的量水工具。有些临时

性的挡水建筑，如叠梁闸门(图7.4),也

可近似看作薄壁堰流计算。另外，工程上

广泛应用的曲线形实用堰，其外形一般按

照矩形薄壁堰流水舌下缘曲线设计。所

以，薄壁堰流的研究是具有实际意义的。

H

P?

图7.4

常用的薄壁堰，堰坎顶部的过水断面

常作成矩形或三角形，分别称为矩形薄壁堰或三角形薄壁堰。

7.2.1矩形薄壁堰流

实验证明：当矩形薄壁堰流为无侧收缩，自由出流时，水流最为稳定，测

量精度也较高。所以用来量水的矩形薄壁堰应使上游渠宽与堰宽相同；下游水

位低于堰顶。此外，为了保证堰为自由出流，还应满足：

1.堰上水头不宜过小(一般应使H>2.5cm),否则溢流水舌受表面张力

作用，出流很不稳定。

2.水舌下面的空间应与大气相通，否则由于溢流水舌把空气带走，压强

降低，水舌下面形成局部真空，也会造成出流不稳定。

图7.5所示是实验室中测得的无侧收缩、非淹没矩形薄壁堰自由出流的水

舌形状。

无侧收缩、非淹没矩形薄壁堰的流量按式(7.1)计算，即

Q=mb√2gH?
为了便于根据直接测出的水头来计算流量，可改写式(7.1)。把行近流

速的影响包括在流量系数中：

0=mh/2c(1+2)”
=m(1+2h)/
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令mo=m(1+2),则得
Q=m?b√2gH2 (7.2)

式中，包括行近流速影响的流量系数m。可按下列经验公式计算：

mo=0.403+0.053 P+H? (7.3)

式中，P,为上游堰高，H与P,均以m计。上式用于H≥0.25m,P≤2及
P?≥0.3m条件下。

例7.1某水力学实验室拟采用水工模型试验的方法对某溢流坝的水深、

压强、掺气减蚀等水力学问题开展研究，需要在模型坝上游设计一量水堰，用

来测量供水流量。根据试验任务书的要求，计算出模型需要的最大流量为

0.4m3/s,最小流量为0.0348m3/s。结合模型试验场地规划，设计为足够长

的等宽矩形薄壁堰，堰宽0.6m,堰高1.2m,堰板与堰槽正交，堰板顶部水

平。而水电水利常规水工模型试验规程(DL/T5244-2010)对量水堰还有如

下要求：(1)模型流量超过0.030m3/s时，宜采用矩形薄壁堰，堰顶水头不

应小于30mm;(2)矩形薄壁堰堰板高度应大于最大堰顶水头的2倍。试判断

该实验室设计的量水堰是否满足试验和规程要求?

解：因为模型最小流量为0.0348m3/s,大于0.030m3/s,所以选择矩形

薄壁堰是合适的。

假设堰顶水头为30mm时，根据流量系数的计算公式(7.3),有

m。=0.403+0.053+H?
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=0.403+0.053×0.92+00,037=0.4277
由流量计算公式(7.2)可得

Q=m?b√2gH2=0.4277×0.6×/2×9.8×0.031?m3/s

=0.0059m3/s<0.0348m3/s
所以，最小流量0.0348m3/s时，对应的堰顶水头超过30mm,满足要求。

最大流量0.4m3/s时，对应最大的堰顶水头，设为H,则根据上面两个公

式有

Q=(0.403+0.053×2+°H?)×0.6×/2×9.8×H?=0.4m's
通过试算可以求得H=0.5m,因为2H=2×0.5m<1.2m,所以该堰堰板

高度大于最大堰顶水头的2倍，满足要求。

综上所述，该实验室设计的量水堰满足模型试验和规程的要求。

7.2.2 直角三角形薄壁堰流

当所需测量的流量较小(例如Q<0.05m3/s时),若应用矩形薄壁堰，则

水头过小，误差增大。一般可改用直角三角形薄壁 B
堰(图7.6),其流量计算公式为

Q=C?H22 (7.4) 90H
式中：C?为直角三角形薄壁堰的流量系数，一般

P取1.4。

当H>25cm时，上式修正为

Q=1.343H24 (7.5) 图 7.6

式中：Q为流量，单位是m3/s;H为堰顶水头，单

位是m。

7.3实用堰流的水力计算

实用堰是水利工程中最常见的堰型之一。作为挡水及泄水建筑物的溢流

坝，就是实用堰的典型例子。低溢流坝常用石料砌筑成折线形(图7.2c);较

高的溢流坝为了增大过流能力，一般作成曲线形(图7.2d);分别称为折线形

实用堰和曲线形实用堰。

实用堰的计算公式仍为式(7.1)。但在实际工程中，实用堰常由闸墩及

边墩分隔成为数个等宽的堰孔，如图7.7所示。此时，式(7.1)中的b=nb',
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其中：n为堰孔数；b'为一个堰孔的净宽。当仅有边墩而无闸墩存在时，n=1,

b=b',

边墩 b'

子
d b'

子
id b'

子
闸墩-
?

边墩

图7.7

由于边墩或闸墩的存在，水流流经堰孔时，流线发生侧向收缩，减小了

溢流宽度，增加了局部水头损失。故同样条件下，有侧收缩(即有边墩或闸

墩存在)的堰，其流量较无侧收缩堰的流量为小。通常在式(7.1)的右端

乘一个系数 ε?,以考虑侧收缩对流量的影响，e?为侧收缩系数，其值小

于1.0。

此外，实用堰在应用中还可能出现下游水位过高或下游堰高较小，导致过

水能力减小，即形成所谓淹没出流的情况。这时也是在式(7.1)的右端乘上
一个淹没系数σ,来表示淹没的影响，其值也小于1.0。

所以计算实用堰的公式应为

Q=ε?σ,mnb1√2gH?2 (7.6)

若堰为无侧收缩(ε?=1)和自由出流(σ,=1),则式(7.6)简化
为式(7.1)。

7.3.1曲线形实用堰的剖面形状

曲线形实用堰比较合理的剖面形状应当具有下列几个优点：过水能力大，

堰面不出现过大的负压和经济、稳定。

一般情况下，曲线形实用堰的剖面

由下列几个部分组成(图7.8):上游的

直线段 AB;堰顶曲线段 BC;坡度为

H?

PB
m。=cota的下游直线段CD;用来和下游

河床或挑流鼻坎连接的反弧段DE。
C°

P? 0P?

上游直线段 AB常作成垂直的，有

时也作成倾斜的。上游直线段AB 和下

游直线段 CD的坡度主要根据坝体的稳

D

qA
E

图7.8
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定和强度要求来选定。反弧段 DE的作用是使直线段CD与下游河床平滑连接，

避免水流直冲河床，或者把水流挑射至远离坝脚的位置，有利于溢流坝防冲。

反弧半径r的确定，应结合消能型式统一考虑。一般情况下，对于非岩基上高

度不大的坝，当水头H较大时，可取r=(0.5～1.0)(H?+zm);对于岩基上

的高坝，当水头H<5m时，可取r=(0.25～0.5)(H?+za)。式中，H?为实

用堰剖面设计水头，为最大的上下游水位差。

堰顶曲线 BC 对水流特性的影响最大，是设计曲线形实用堰剖面形状的关

键。国内外设计堰剖面形状有许多方法，主要区别就在于曲线段 BC 如何

确定。
如果把曲线 BC设计成与同样条件下薄壁堰自由出流的水舌下缘相吻合

的形状，则水流将紧贴堰面下泄，水舌基本上不受堰面形状的影响，堰面压

强应为大气压强(图7.9a)。如果堰面曲线突出于水舌下缘，如图7.9b所

示，则堰面将顶托水流，水舌不能保持原有的形状，堰面压强应大于大气压

强；堰前总水头中的一部分势能将转换成压能，使转换成水舌动能的有效水

头减小，过水能力就会降低。反之，若堰面低于水舌下缘，溢流水舌将脱离

堰顶表面，脱离处空气被水舌带走，堰面形成局部负压区(图7.9c);堰顶

附近负压区的存在，等于加大了作用水头，过水能力将增大。但是，堰面过

大的负压将会形成空蚀破坏和水舌颤动。所以，理想的剖面形状应使堰面曲

线与薄壁堰水舌下缘吻合。这样既不产生负压，又有比较大的过水能力。但

实际上由于堰面的粗糙度不可避免地对水舌发生影响，再加上上游水头及水

舌形状不会绝对稳定，所以实际采用的剖面形状都是按薄壁堰水舌下缘曲线

稍加修改而成。

? √

水舌下缘

水舌下缘

水舌下缘 真空区

(a) (b) (e)

图7.9

首先来分析薄壁堰自由出流时，水舌下缘的特性。

矩形薄壁堰自由出流，如图7.10 所示。设堰顶B点处，水流质点的流速

u与水平方向的夹角为θ,则x、y方向的流速分量为
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u,=ucosθ, u,=usin6

HoaH

P

?

u

B{ “θ
j

-x

水舌下缘

图7.10

假定u,在运动中保持为常数，并设水质点的运动只受重力作用。取坐标

轴如图7.10 所示，则当液体质点运动至坐标原点0(水舌下缘最高点)时，

u,=0,u,=ucosθ。经t时刻后，液体质点的坐标值应为

,号 (7.7)

消去t后，两端除以实用堰的设计水头H,整理后可得

#=k(音) (7.8)“式中：系数h 指数n=2,

式(7.8)还不能用来直接计算堰顶曲线。因为u和θ的值均未知，所以

系数k不易确定。另外，由于水流行近堰顶时流线发生垂向收缩，邻近堰顶水

舌内部的压强并不等于大气压强。因而，作用在液体质点上的力就不仅有重

力，还有其他的力。这说明堰顶水流运动与一般的质点自由抛射运动有一定出

入。所以，工程中通常通过试验研究求得不同条件下的k及n值，然后按式

(7.8)计算堰顶曲线；或是根据直接量测的矩形薄壁堰自由溢流水舌下缘的

曲线，经适当修改后得出堰顶曲线的坐标值。

过去，我国采用较多的是克里格(Creager)-奥菲采洛夫(OφmuepoB)
剖面，简称克-奥剖面。但该剖面略显肥大。所以，很多溢流坝都采用美国陆

军工程兵团水道试验站(Waterways Experiment Station)的标准剖面，即 WES
剖面。WES剖面用曲线方程给出，便于控制；同时，堰剖面较瘦，可节省工
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程量；另外，堰面压强分布比较理想，负压不大，空蚀风险很小。

美国内务部垦务局(Bureau Reclamation)在系统研究的基础上推荐渥奇

(Ogee)剖面作为标准剖面。该剖面曲线的各有关参数均与行近流速水头及设

计全水头的比值αi/(2gHou)有关，即考虑了坝高对堰剖面曲线的影响。因此

能适用于不同上游坝高的堰剖面设计。

有关克-奥剖面及渥奇剖面的设计方法可参考有关水力学书籍。下面着重

介绍 WES 剖面的水力设计方法。

WES剖面如图7.11所示。该剖面堰顶O点下游的曲线由式(7.8)计算，

式中的系数k及指数n决定于堰上游面的坡度。如果堰的上游面不是直立的，

系数k、指数n和其他参数的取值可参考溢洪道设计规范(SL253—2000)。当

上游面为垂直时，k=0.5,n=1.85。代入式(7.8)得

,=0.5(元)” (7.9)

式中的H?为不包括行近流速水头的剖面设计水头，简称设计水头。

堰顶O点上游曲线，采用三段复合圆弧相接。这样做是为了把堰顶曲线

与堰上游面平滑连接，改善了堰面压强分布，减小了负压。三段复合圆弧的半

径R及坐标值如图7.11所示。如果堰的上游面不是直立的，堰顶O点上游曲

线也可采用双圆弧曲线。如果上游堰面是倒悬的(要求倒悬高度大于0.5H,

详见溢洪道设计规范(SL253—2000)),堰顶O点上游曲线也可采用椭圆

曲线。

?

H

R?=0.04H?
R,=0.20 H

0.282 H
0.276 H?

0.175 H?

0 x
下 y
尺 x
西

(贵-0(责)

y

图7.11

从上述可知，堰剖面曲线的坐标值(亦即堰剖面的大小)决定于所采
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用的设计水头H?。但所设计的堰在实际应用时，堰顶水头却是随流量Q

的改变而在某一范围(Hmm~Hm)内变化。因此，选定什么水头作为设
计水头H?,才会使所设计的堰剖面在已知的水头变化范围内工作时，既有

较大的流量系数，又不会使堰面产生过大的负压，这是剖面设计中应当注

意的问题。

如果以最大水头作设计水头，即H?=H,虽然可以保证堰面不出现负

压，但由于实际工作水头总是小于设计水头，堰面压强一般高于大气压强，流

量系数减小；同时，在这种情况下所得出的堰剖面偏肥，显然是不经济的。反

之，如果采用最小水头作设计水头，即H?=H;虽然可以得到较为经济的剖

面，但因实际工作水头往往大于设计水头，堰面会产生较大负压，严重时会引

起坝面空蚀破坏。所以工程中经常采用的设计水头是H?=(0.75～0.95)H

上面所谈的堰剖面，在设计水头下工作时堰面一般不出现负压(或真

空),称为非真空剖面。有一种剖面有意使堰剖面外形略低于溢流水舌的下

缘，使堰面产生一定负压，可以得到较大的流量系数，这种剖面称为真空剖

面。本章只介绍非真空剖面，有关真空剖面的水力计算可参阅相关文献。

7.3.2曲线形实用堰的流量系数

实验研究表明，曲线形实用堰的流量系数主要决定于上游堰高与设计水头

之比分 4堰顶全水头与设计水头之比 以及堰上游面的坡度。对于堰上游面

垂直的 WES 剖面：

若≥1.33,称为高堰，计算中可不计行近流速水头。在这种情况下，当

时，流量系数m,=0.302;分<H.=1实际的工作全水头等于设计水头，即

1时，mcm当>1时，m>mm=(份)的关系由图7.12 中曲线(a)
确定。

份减小面减小。不时分。H,<1.33若 ,行近流速加大，流量系数m随 的堰，

m=()其， 的关系见图7.12中的曲线(b)、(c)、(d)、(e)。
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图7.12
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7.3.3 侧收缩系数

一般溢流坝都有边墩，多孔溢流坝还设有闸墩，边墩和闸墩将使水流在平

面上发生收缩，减小了有效过水宽度，增大了局部水头损失(图7.13),因

而，降低了堰的过水能力。侧收缩系数就是用来考虑边墩及闸墩对过水能力的

影响。
实验证明：侧收缩系数ε;与边

墩及闸墩头部的型式、堰孔的数目、

堰孔的尺寸以及全水头H?有关。可

按下面的经验公式计算：

b'

e?=1-2[K,+(n-1)K,!% b"

(7.10)
b'式中：n为堰孔数；H?为堰顶全水

头；K。为边墩形状系数；K,为闸墩

形状系数。
图7.13

K,与边墩头部型式及行近水流的

进水方向有关。设计中常用的为圆弧形边墩，当行近水流正向进入溢流堰顶

时：对于与混凝土非溢流坝段邻接的高溢流堰，建议K,取0.1;对于与土坝
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邻接的高溢流堰，建议K,取0.2。当上游来流非正向进水时，K,值应加大。

K,决定于闸墩的头部型式、H?/H?及闸墩头部与堰上游面的相对位置，

对于头部与堰上游面齐平的高溢流堰，各种墩头型式的Kp与H?/H?的关系曲

线，见图7.14。当邻孔关闭时，闸墩实质上成为边墩。

1.41

0.282H0.033H?1型

1.2 0.1331Ha
2型

路
3型

O 0.267H 0.267H
0.8

1型 2型
O

0.6 心

0.282H /3o
4型

2

0.4 0.267H
d

O △

0.2
0.267H 0.267H

01 3型 4型
-0.10 -0.05 0 0.05 0.10 0.15

闸墩形状系数Kp

图7.14

7.3.4曲线型实用堰的淹没和下游堰高对过水能力的影响

实验研究表明：当下游水位高过堰顶至某一范围(对WES剖面h/H?>

1.5,h、为从堰顶算起的下游水深)时，堰下游形成淹没水跃①,邻近堰顶的

下游水位高于堰顶，过堰水流受到下游水位的顶托，降低了过水能力，即所谓

淹没出流，如图7.15所示。

实验中还表明：当下游护坦高程较高，即下游堰高较小(对WES 剖面，

P?/H?≤2)时，即使下游水位低于堰顶，过堰水流受下游护坦的影响，也会

产生类似淹没的效果而使流量系数降低。

① 当下游水深h,大于坝址收缩断面水深的共轭水深时，堰下游产生的水跃称为淹没水跃(图

7.15)。

F
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H?
?

H h

P? hP?

图7.15

实际计算中，一般是用淹没系数σ.来综合反映下游水位及下游堰高对过

水能力的影响。淹没系数σ、决定于h/H?及P?/H?,对WES剖面，其关系如

图7.16所示。从图中可以看出：当h/H?≤0.15及P?/H?≥2时，出流不受下

游水位及护坦高程的影响，称为自由出流，σ,=1。
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图7.16
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7.3.5曲线型低堰的水力设计简介

水利工程中的河岸式溢洪道或开敞式进水闸，由于地形、地质等多方面因

素的影响，常将底坎作成高度较小的宽顶堰或实用堰。当作成高度较小的曲线

形实用堰时，常能得到比宽顶堰大的流量系数。这种高度较小的曲线形实用堰

仍按式(7.6)计算，但其水力特性及流量系数均与高堰有一定区别。

1.关于上、下游堰高的选择

前已述及，当堰型一定时，曲线形实用堰的流量系数随水头及堰高而变。

若水头不变，则流量系数应为上游堰高P,及下游堰高P?的函数。下面针对

WES 堰型作简略介绍。

美国垦务局及水道试验站的试验表明：当P?/H?≥1.33 时，行近流速v?

很小，计算中v?可以略去不计(即认为H?≈H);此时若堰高P,继续增加，
过堰水舌的轨迹不再发生明显变化，流量系数也不再随堰高P,而变，称为

高堰。

死在堰前若P?/H?<1.33,则称为低堰；随上游堰高P,减小，v?加大，

(m=1+2t)总水头 中所占比例增大，计算时将不能略去；同时，堰高P?减

小还使堰前流线不能充分收缩，堰顶压强增大，流量系数降低；而且，过堰水

舌的轨迹将因r?增大而趋于平展，改变了堰顶下游堰面的压强分布。图7.17

表示WES堰在设计水头情况下，设计流量系数m?与P?/H?间的变化关系，该

曲线也可用下列经验公式表示：

m=0.4988()⋯ (7.11)

0.51

0.50

0.49

ma 0.48
0.47

0.46-

0.45L
0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4

P?/H?
图7.17
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从图7.17中可以看出：在P?/H?<1.33的整个范围内，m?均随P?/H?减

小而减小；但当P/H?<0.3左右时，曲线坡度增大，m?减小迅速。故选择上

游堰高时，以P,>0.3H?为宜，以免m?过小。

一些研究报告指出，当P/M?<吉时，堰的过水能力受堰上游所出现的临
界水深断面控制，这种堰称为特低堰。特低堰按式(7.2)计算流量，式中包

括行近流速水头的流量系数为

mm=0.707(1+分) (7.12)

关于下游堰高P?的影响，在7.3.4节中已经提到过。当P?较小(对WES

堰P?/H<2)时，溢过堰顶的水流容易受下游水位的顶托或是受下游反弧段

曲率的影响，而使堰顶附近压强增大，因而使流量系数降低。在图7.16中，

h/H?≤0.15及P?/H?<2的范围即代表这一情况。此时，因下游堰高P?较小

而引起流量系数的降低，可通过淹没系数σ,来反映。由图7.16可以看出，当

P?/H?≤0.7左右时，σ,迅速减小。故下游堰高P?以大于0.7H,为宜。

2.关于低堰的剖面设计

前面所述的 WES剖面，主要适用于高溢流堰，因为剖面设计中并未考虑

行近流速的影响。但一些研究报告认

为：WES剖面可直接移用作低堰剖面。

这样可以使所设计的堰剖面在超水头下

工作(即实际全水头H?>H?)时堰面

负压较小；因此，剖面设计水头可选小

些，有利于节省工程量。

p

P
美国垦务局推荐的渥奇剖面适于作

低堰剖面，但计算较繁。
L我国广东省水利水电科学研究所建

议两种由复合圆弧组成的剖面，简称驼 a型：R-6P r=2.5P L=8P P-0.24H
b型：R=4P r=1.05P L=6P P=0.34H

峰堰，如图7.18 所示。该种剖面型式

简单，便于设计施工，可用作堰高P<

3m的低堰剖面；其流量系数m为0.42～0.46。

图7.18

7.3.6 折线形实用堰

中、小型水利工程，常用当地材料如条石、砖或木材作成图7.19 所示的

折线形低堰，其流量系数随堰顶相对厚度(δ/H)、相对堰高(P?/H)及下游坡
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度而变，可按表7.1选用。

?

H

P? δ
a
b

图 7.19

当堰顶角修圆后，其流量系数可较表7.1中的数值增加5??右。

表 7.1折线形实用堰的流量系数

下游坡 a:b P/H
2.0

δ/H

1.0 0.75 0.5

1:1

1:2

1:3

1:5

1:10

2-3

2~3

0.5~2

0.5~2

0.5~2

0.33

0.33

0.34

0.34

0.34

0.37

0.36

0.36

0.35

0.35

0.42

0.40

0.40

0.37

0.36

0.46

0.42

0.42

0.38

0.36

例7.2 某土坝中段为溢洪道，底坎采用曲线形实用堰。今已知：设计流

量Q为1400m3/s,上游水位高程为165.0m;相应的下游水位高程为110.0m;
筑坝处河床高程为100.0m;堰上游面垂直，下游直线段坡度m。=cota=0.7,

即α=55°;边墩头部为圆弧形；闸墩头部采用3型，顶部与堰上游面齐平；

堰孔数n为5;每孔净宽b'为12m。试确定堰顶高程及堰的剖面形状。

解：(1)确定堰顶高程

因为上游水位高程减去堰顶水头即为堰顶高程。所以实际上就是要求计算

设计水头H。在设计条件下，式(7.6)可写成

n.-(e)
采用WES剖面，并假定P?/H?>1.33,则m?=0.502,行近流速水头可以

略去，即Hm≈H

设堰为自由出流σ.=1。侧收缩系数ε?按式(7.10)计算：

E?=1-2[K+(n-1)K;]”
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式中：b1=12m,孔数n=5;边墩形状系数K,=0.2;3型闸墩在H?/H?=1

时，K=0。代入上式得

e?=1-2×[0.2+(5-1)×0]×5*i2=1-0.006 6h?
则

?=[1×1-0.0066H]45×12×0.502×4.45]”
用试算法可求得 H?=4.9m
堰顶高程为 165.0m-4.9m=160.1m

上游堰高为 160.1m-100.0m=60.1m

因为P?/H?=60.1/4.9=12.26>3,故为高堰，m?=0.502,行近流速水头

可以略去；又因下游水位低于堰顶，即h,-P?<0,所以堰为自由出流，σ=1。

(2)堰剖面设计

堰顶O点上游三圆弧的半径及其水平坐标值为

R?=0.50H?=0.50×4.9m=2.45m
x?=-0.175H?=-0.175×4.9m=-0.858m

R?=0.20H?=0.2×4.9m=0.98m
x?=-0.276H?=-0.276×4.9m=-1.352m
R?=0.04H?=0.04×4.9m=0.196m

x?=-0.282H?=-0.282×4.9m=-1.382m

0点下游的曲线方程为

(h)=0.s(元)
即

y=0.5×d?=72
按上式算得的坐标值如下表：

x/m 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

y/m 0.129 0.467 0.989 1.683 2.554 3.564 4.740 6.068 7.546 9.170

根据表中数值可绘得堰顶下游曲线OC(图7.20)。

坡度m。=0.7的下游直线段CD与曲线OC相切于C点。C点坐标x,yo

可如下求得：

对堰面曲线求一阶导数
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d=183*=0.24x?*
直线 CD的坡度为

φ-m.-o?
故有

0.24*=07
x=(o7xo zd)*m=8.15m
ye=(8792-m=6.28m

即

坝下游反弧半径r按下式计算：

r=(0.25~0.5)(H?+zm)
式中，上下游水位差zm=(165.0-110.0)m =55m。故

r=(0.25~0.5)(4.9m+55m)=(14.98～29.9)m
r=18 m取

反弧曲线的上端与直线 CD相切于D点，下端与河床相切于E点。D点、

E点及反弧曲线圆心O'点的坐标，可用作图法或下面的分析法确定：

(1)反弧曲线圆心O'点

由图7.20 可知

{(
P?为下游堰高。本题中P?=P?=60.1m,则

(2)E点坐标

{==60 1m
(3)D点坐标

根据上述计算结果，可绘得堰剖面曲线如图7.20 所示。
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O

C

x

g
2

O x
R?f R分 (尚)-0奇) .85

ty

a
0.7'

O'

y a

D*

100 Ean

(1)
图7.20

例7.3 某溢流坝系按WES剖面设计的曲线形实用堰。堰宽b为43m,堰

孔数n=1(即无闸墩),堰与非溢流的混凝土坝相接，边墩头部为半圆形，堰

高P,与P?相同，均为12m,下游水深h,为7m,设计水头H?为3.11m。试

求堰顶水头H为4m时通过溢流坝的流量。
解：当H=4m时，P?/H=12/4=3>1.33;故可不计行近流速的影响，即

H?≈H。
流量按式(7.6)计算：

Q=ε?σ,mnb1√2gH2
对与混凝土非溢流坝相接的圆弧形边墩，K,=0.1。因无闸墩，故Kp=0。

所以

e?=1-2×[0.1+(1-1)×0]×145=0.981
因为h,-P?<0;又P?/H=12/4=3;故由图7.16 查得σ,=1,即堰为自

由出流。

对WES剖面，当设计水头H?=3.11m,P/H?=12/3.11=3.86时ma=

0.502。当实际水头H=4m,H?/H?=4/3.11=1.286时，流量系数由图7.12
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查得m/m?=1.024,则
m=1.024×0.502=0.514

将已知的ε?,o.,m代入公式即可求得所通过流量为

Q=0.981×1×0.514×1×43×√2×9.8×42m3/s=768.4m3/s

7.4宽顶堰流的水力计算

当堰顶水平且厚度与水头之比满足2.5<δ/H<10时，在进口处形成水面

跌落，堰顶范围内产生一段流线近似平行堰顶的渐变流动，这种堰流即为宽顶

堰流。
宽顶堰流是实际工程中一种极为常见的水流现象。宽顶堰具有底坎，引起

水流在垂直方向产生收缩，形成宽顶堰水流；当水流流经桥墩之间、隧洞或涵洞

进口(图7.21b、c),以及流经由施工围堰束窄了的河床时，水流由于侧向收缩

的影响，也会形成进口水面跌落，产生宽顶堰的水流状态，称作无坎宽顶堰流。

H

PJ

? l1

|1

(a)

H ?
H

(b) (c)

图7.21

在各种形式的宽顶堰中，当进口前沿较宽时，常设有闸墩及边墩，会产生

侧向收缩。另外，若上游水头一定，下游水位升高至某一程度时，宽顶堰会由

自由出流变为淹没出流，下泄流量减少。所以，宽顶堰流的计算公式应当采用

考虑到淹没及侧收缩影响的式(7.6),即

Q=ε?σ,mnb1√2gH?2

7.4.1 流量系数

宽顶堰的流量系数m决定于堰顶的进口形式和堰的相对高度P,/H,可用

下列经验公式计算：
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对堰顶入口为直角的宽顶堰(图7.21a)

-0.2+0n3分。0.46+0.75分
上式适用于O≤P?/H≤3。当P,/H>3时，m可视为常数，取0.32。

对堰顶进口为圆角的宽顶堰(图7.22)

上式适用于O≤P?/H≤3。当P?/H>3时，m可视为常数，取0.36。

?

H
v?

P

(7.13)

(7.14)

图 7.22

假定堰顶1-1断面(图7.21a)的水深为临界水深h?,压强按静水压强

分布；并略去堰前0-0及1-1断面间的水头损失，即可证明宽顶堰流量系数

的最大值m⋯=0.385。

7.4.2 侧收缩系数

反映闸墩及边墩对宽顶堰流影响的侧收缩系数ε,用下面的经验公式计算：

2.(-) (7.15)

式中：α?为考虑墩头及堰顶入口形状的系数。当闸墩(或边墩)头部为矩形，

堰顶为直角入口边缘时α?=0.19;当闸墩(或边墩)头部为圆弧形，堰顶入

口边缘为直角或圆弧形时α?=0.1;b为溢流孔净宽；B为上游引渠宽；其余

符号如图7.22所示。

上式的应用条件为：b/B>0.2;P/H<3。当b/B<0.2时，应采用b/B=

0.2;当P?/H>3时，应采用P?/H=3。
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1.对单孔宽顶堰(无闸墩)

式(7.15)中b采用两边墩间的宽度；B可采用堰上游的水面宽度。

2.对多孔宽顶堰(有边墩及闸墩)

侧收缩系数应取边孔及中孔的加权平均值：

a=(n-D?+e (7.16)

式中：n为孔数；ε|为中孔侧收缩系数，按式(7.15)计算时，可取：b=b',

b'为单孔净宽；B=b'+d,d为闸墩厚度；ε”为边孔侧收缩系数，用式

(7.15)计算时，可取：b=b',b'为单孔净宽；B=b'+2△,△为边墩计算厚

度，是边墩边缘与堰上游同侧水边线间的距离。

7.4.3 宽顶堰的淹没条件及淹没系数

实验证明：当下游水位较低，宽顶堰为自由出流时，进入堰顶的水流，因

受到堰坎垂直方向的约束，产生进口水面跌落，并在进口后约2H处形成收缩

断面，收缩断面1-1的水深h,<h?。此后，堰顶水流保持急流状态，并在出

口后产生第二次水面跌落。所以，在自由出流的条件下，水流由堰前的缓流状

态，因进口水面跌落而变为堰顶上的急流状态(图7.23a)。

1
?

K- K
H h hk%(a)
P P?

|1

1 波状水跃?
K-H K
h. hx% h?(b)

生 P?

|1

1
又

(c)
H

P

K-
%
方 h

1

h
P?

K

图 7.23

下面来分析，堰顶水头 H?及进口形式一定时，下游水位逐渐升高，宽顶

堰形成淹没的过程。
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由式(7.1)的推导过程可知，堰顶形式及上游水头已知时，通过宽顶堰

(=+2)=h,而变";h.增大，流量减小。的流量随收缩断面的平均测压管水头

因此，下游水位只有升高到足以使收缩断面水深h,增大时，宽顶堰才会形成

淹没出流，并降低过水能力。

当宽顶堰下游水位低于临界水深线K-K时(图7.23a),无论下游水位是

否高于堰顶，宽顶堰都是自由出流。因为在此情况下，堰顶收缩断面下游继续

保持急流状态，堰下游水位变化不会影响h,的大小。

当下游水位继续上升至高于K-K线时，堰顶将产生水跃，如图7.23b所

示。水跃位置随下游水深h,的增加而向上游移动。

实验证明：当堰顶以上的下游水深h,≥(0.75～0.85)H?时，水跃移动到

收缩断面1-1的上游，收缩断面水深增大为h,而h>h?;此时，整个堰顶水

流变为缓流状态，成为淹没出流，如图7.23c所示。所以，宽顶堰的淹没条件

(取平均值)为

h.=0.8H? (7.17)

宽顶堰形成淹没后，堰顶中间段水面大致平行于堰顶，而由堰顶流向下游

时，水流的部分动能转换为势能，故下游水位略高于堰顶水面(图7.23c)。

宽顶堰的淹没系数σ、随相对淹没度h/H?的增大而减小。表7.2是试验

得到的淹没系数值。

表7.2 宽顶堰的淹没系数

h/H? 0.80 0.81 0.82 0.83 0.84 0.85 0.86 0.87 0.88 0.89

σ、 1.00 0.995 0.99 0.98 0.97 0.96 0.95 0.93 0.90 0.87

h√H? 0.90 0.91 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98

σ。 0.84 0.82 0.78 0.74 0.70 0.65 0.59 0.50 0.40

如图7.24所示，对于下游水位较高的平底闸，过闸水流仍可采用宽顶堰

计算，也可采用过闸面积与过闸流速的乘积计算，而过闸流速应为上、下游水

位差的势能转化为动能所产生，因此有

Q=Av=(BmH)[φ√2g(H-ηH)]=en√1-ηB√2gH32

(=*)-eM=h.① 宽顶堰的收缩断面处，可近似当渐变流，故
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V

?

K-
H

闸室

nH v
-K

图7.24

堰流公式中的 H?以堰上水头 H代替，并忽略过闸水流的能量损失，得

m=n√1-η (7.18

上式即为淹没度较大时的平底闸流量系数。

为求m的极值，令m2=η2(1-n)的微分为零，得

4dm)=2n(1-n)-r2=n(2-3n)=0
η=0明显不合理，只有η=2/3才是合理解。所以

m=√1-号=32=0.385
表7.3为式(7.18)的计算结果。

表7.3 平底堰在较大淹没度时的流量系数

h/H 0.667 0.70 0.75 0.78 0.80 0.82 0.84 0.86 0.88

m 0.385 0.383 0.375 0.366 0.358 0.348 0.336 0.322 0.305

m/m 1.000 0.996 0.974 0.950 0.929 0.904 0.800 0.836 0.792

h/H 0.90 0.91 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98

m 0.285 0.273 0.260 0.246 0.230 0.212 0.192 0.168 0.139

m/m 0.739 0.709 0.676 0.639 0.598 0.552 0.499 0.436 0.360

7.4.4 无坎宽顶堰流

无坎宽顶堰流，是由于堰孔宽度小于上游引渠宽度，水流受平面上的束窄

产生侧向收缩，引起水面跌落而形成。其计算公式与普通宽顶堰流公式相同。

但在计算中一般不单独考虑侧向收缩的影响，而是把它包含在流量系数中一并

考虑，即令m'=ε?m,m'为包括侧收缩影响的流量系数。故对无坎宽顶堰，式

(7.6)变为
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Q=σ,m'nb1√2gH2 (7.19)

无坎宽顶堰的流量系数m',可根据进口翼墙的形式及平面收缩的程度，

从表7.4、表7.5和表7.6中查得。

1.直角形翼墙(图7.25)

B b

图7.25(B为上游渠道底宽；b为堰孔净宽)

表7.4 直角形翼墙的流量系数

b/B 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0

m' 0.320 0.322 0.324 0.327 0.330 0.334 0.340 0.346 0.355 0.367 0.385

2.八字形翼墙(图7.26)

0?

B b

图7.26(B为上游渠道底宽；b为堰孔净宽；θ为翼墙收缩角)

表7.5 八字形翼墙的流量系数

m' b/B

cotθ 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0

0.5

1.0

2.0

3.0

0.343 0.344

0.350 0.351

0.353 0.354

0.350 0.351

0.346 0.348 0.350 0.352 0.356 0.360 0.365 0.373 0.385

0.352 0.354 0.356 0.358 0.361 0.364 0.369 0.375 0.385

0.355 0.357 0.358 0.360 0.363 0.366 0.370 0.376 0.385

0.352 0.354 0.356 0.358 0.361 0.364 0.369 0.375 0.385
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3.圆弧形翼墙(图7.27)

B b

图7.27(B为上游渠道底宽；b为堰孔净宽；r为圆弧翼墙的半径)

表7.6 圆弧形翼墙的流量系数

m' b/B

r/b 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0

0.00

0.05

0.10

0.20
0.30

0.40

≥0.50

0.320

0.335

0.342

0.349
0.354

0.357

0.360

0.322

0.337

0.344

0.350
0.355

0.358

0.361

0.324 0.327

0.338 0.340

0.345 0.347

0.351 0.353
0.356 0.357

0.359 0.360

0.362 0.363

0.330

0.343

0.349

0.355
0.359

0.362

0.364

0.334

0.346

0.352

0.357
0.361

0.363

0.366

0.340

0.350

0.354

0.360

0.363

0.365

0.368

0.346

0.355

0.359

0.363
0.366

0.368

0.370

0.355

0.362

0.365

0.368
0.371

0.372

0.373

0.367

0.371

0.373

0.375

0.376

0.377

0.378

0.385

0.385

0.385

0.385
0.385

0.385

0.385

多孔无坎宽顶堰的流量系数，应取边孔及中孔的加权平均值。

无坎宽顶堰的淹没系数，可近似地由表7.2查用。

例7.4 今拟在某拦河坝上游设置一灌溉进水闸如图7.28 所示。已知，进

闸流量Q为41m3/s,引水角θ为45°,闸下游渠道中水深h,为2.5m,闸前水

头H为2m,闸孔数n为3,边墩进口处为圆弧形，闸墩头部为半圆形，闸墩

厚d为1m,边墩的计算厚度△为0.8m,闸底坎进口为圆弧形，坎长δ为6m,

上游坎高P,为7m,下游坎高P?为0.7m,拦河坝前河中流速v?为1.6m/s。

求所需的堰孔净宽b。

B-2m=3,2.5<#<10,解：因为 ,故闸孔全开时为宽顶堰流，其计算

公式为

Q=E?·o,·mnb1√2gH?2
现分别计算式中各项：

(1)闸前全水头H?
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a
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P?

√
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δ
剖面 A-A

h,
?

P?

拦河坝

4

20
进水闸

A

图7.28

由于行近流速v?的方向与进水闸轴线交角为θ=45°,故全水头H?可用下

列公式计算：

H?=H+2b=(2m)+12(9,8m/)2045=2.1m
(2)流量系数m

当P?=7m,分=2m=3.5时，对堰顶入口为圆弧形的宽顶堰，流量系数
m=0.36。
(3)淹没系数σ、

由 h,=h?-P?=2.5m-0.7m=1.8m
0.8H?=0.8×2.1m=1.68m

h.=25m=0.857,因为h,>0.8H?,故为淹没出流。根据 从表8.2 查得

o=0.953。

(4)侧收缩系数E

π;=(n-)ei+Gi
对闸、边墩头部为圆弧形，堰顶入口边缘为圆弧的宽顶堰，式(7.15)
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中α?=0.1。则
中孔侧收缩系数

=125(-)
边孔侧收缩系数

4=1-a2. o.ma(-)
b′=?3”=3m;因为 b'未知，故计算只能按试算法进行。设nb'=9m,则l

由此可求得

()
4-2号 mns(-s3m)
=0.980

则

π?=(3-1)×0,985+0.9B=0.983
将各已知值代入堰流计算基本公式的右端，当所得值等于已知流量时，所

假定的nb'即为所求：

Q=0.983×0.953×0.36×9m×√2×9.8m/s2×(2.1m)?

=41m3/s
故所需的堰孔净宽b=9m,分三孔(n=3),每孔净宽b'=3m。

例7.5 某泄洪排沙闸共四孔，每孔净宽b'为14m;闸墩头部为半圆形，

墩厚d为5m,闸室上游翼墙为八字形，收缩角θ为30°,翼墙计算厚度△为

4m;上游河道断面近似矩形，河宽B为79m;闸室下游连一陡坡渠道坡度i

为2闸底高程为100m(图7.29)。试计算闸门全开，上游水位高程为

111.0m时的流量。

解：因闸室下游为陡坡渠道，下游为急流。故闸门全开时通过闸室的水流

应为多孔无坎宽顶堰自由出流。计算公式为
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图 7.29

Q=m'b√2gH?2
式中：b=nb'=4×14m=56m;m'应为包括侧收缩影响的各孔流量系数的加权

平均值。可分别计算中孔流量系数m;及边孔流量系数m2,然后用加权平均法

求m'。具体计算如下：

中孔流量系数 m

由表7.6查得m{=0.363

边孔流量系数m

由表7.5查得m2=0.363

平均流量系数m'

m2=(n-Dmi+mi(4-1)×0,363+0.362=0.363
由于堰前过水断面不大，必须计入行近流速的影响。但流量未知，v?无法

求出。可采用逐步近似法计算。

第一次近似计算：

假定tot=0,即H??=H=11m,则

Q?=0.363×4×14m×√2×9.8m/s2×(11m)32=3290m3/s
第二次近似计算：

根据已求得的流量，可计算行近流速的近似值为

m=Bxn=70mkH/m=3.79m/s
Ae=2G=1×(37m)2=0.73m
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则

h?=H+2k=11m+0.73m=11.73m
Q?=0.363×4×14m×√2×9.8m/s2×(11.73m)32=3600m3/s

第三次近似计算：

m=3900H/m=4.14m/s
ha=124,m/2=0.87m
Q?=0.363×4×14m×√2×9.8m/s2×(11.87m)2=3680m3/s

第四次近似计算：

按第三次求得的流量计算得

vu =4.23 m/s hu=0.91 m

H??=11.91 m Q?=3 690m3/s

(“c=0.27???因为Q?与Q?相当接近 故可认为所求的Q=3690m3/s,

t?=4.23 m/s

7.5闸孔出流的水力计算

实际工程中的水闸，闸底坎一般为宽顶堰(包括无坎宽顶堰)或为曲线

形实用堰；闸门型式则主要有平板闸门及弧形闸门两种。当闸门部分开启，出

闸水流受到闸门的控制时即为闸孔出流。

闸孔出流水力计算的主要任务是：在一定闸前水头下，计算不同闸孔开度

时的泄流量；或根据已知的泄流量求所需的闸孔宽度b。显然，不同的闸门类

型，不同的底坎型式，水流收缩程度及能量损失的大小也不同，泄流能力也会

有所差异。下面分别进行讨论。

7.5.1 底坎为宽顶堰型的闸孔出流

图7.29是水平底坎上平板闸门的出流，H为闸前水头，e为闸孔开度。当

水流行近闸孔时，在闸门的约束下流线发生急剧弯曲；出闸后，流线继续收

缩，约在闸门下游(0.5～1)e处出现水深最小的收缩断面。收缩断面的水深h。

一般小于临界水深hx,水流为急流状态。而闸后渠道中的下游水深h,一般大

于临界水深hx,水流呈缓流状态。由6.4节可知，水流从急流到缓流时，要
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发生水跃，水跃位置随下游水深h,而变。闸孔出流受水跃位置的影响可分为

自由出流及淹没出流两种。

设收缩水深h,的跃后水深为h”。实验证明：

若h,≤h”,则水跃发生在收缩断面处(图7.30b)或收缩断面下游(图

7.30a)。此时，下游水深h,的大小不影响闸孔出流，称为闸孔自由出流。

0| 0| 0|

H v?

司

|c

the
h
H v
e h

H v?

e
h

0| c
(0.5~1)e′

(a)h<h?

0|

(b)h-=h"

0| h

(c)h>h"

图7.30

若h,>h”,则水跃发生在收缩断面上游(图7.30c),水跃旋滚覆盖了收缩

断面，称为闸孔淹没出流。此时通过闸孔的流量随下游水深h,的增大而减小。

上述的判别条件对坎高不为零的宽顶堰型闸孔出流(图7.31)也完全

适用。

0|
?

0|

H o |e

(a)h<h”

h
↑

H

0

%

Te he

(b)h>h”

h.

图7.31

1.底坎为宽顶堰型闸孔自由出流的水力计算

对图7.30a、b或图7.31a所示的闸孔自由出流，写闸前断面0-0及收缩

断面c-c的能量方程：

+2=h.+2g +h.
式中：h。是0-0到c-c断面间的水头损失，因为这一段水流是急变流，而且.=距离较短，可以只考虑局部水头损失，即1 ζ为局部水头损失系数。
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令h=1+2 称为闸前全水头。则上式可整理成

=a√Za(h-h)
令0a 称为流速系数。于是

v.=φ√2g(H?-h?)
因为Q=A,v。=v,bh,所以有

Q=qbh.√2g(H?-h)

收缩断面水深h。可表示为闸孔开度e与垂直收缩系数 ε?的乘积，即

h=E?

又设μ?=E?9,μ?称为宽顶堰型闸孔出流的基本流量系数。则得

Q=μ?be√2g(H?-e?e) (7.20)

为了便于实际应用，式(7.20)还可化为更简单的形式：

Q=μbe√-e?f√Zgh
即

Q=μbe √2gH? (7.21)

μ=4√1-0=ee√1-m式中 ,μ称为宽顶堰型闸孔自由出流的流量

系数。

从式(7.20)或式(7.21)都可以看出，闸孔出流的流量与闸前水头的

1/2 次方成正比，即 QxH。。
式(7.20)和式(7.21)都是宽顶堰型闸孔自由出流的计算公式。由于

式(7.21)简单，便于计算。下面的讨论均以式(7.21)为主。

下面来分析影响流量系数μ的主要因素：

因为流量系数μ=e-m。 9=a其中，流速系数 是反映

0-0断面至c-c断面间的局部水头损失和收缩断面c-c流速分布不均匀的影

响。φ值主要决定于闸孔入口的边界条件(如闸底坎的型式、闸门的类型等。

对坎高为零的宽顶堰型闸孔，可取φ=0.95～1.0;对有底坎的宽顶堰型闸孔，

可取φ=0.85～0.95)。

垂直收缩系数 ε?是反映水流行经闸孔时流线在垂直底坎方向上的收缩程
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度，不仅与闸孔入口的边界条件有关，而且还与闸孔的相对开度e/H有关。所

以综合反映水流能量损失和收缩程度的流量系数μ值，应决定于闸底坎的型

式、闸门的类型和闸孔相对开度e/H值。

为了简化计算，当闸前水头H较高，而开度e较小或上游坎高P,较大时，

行近流速v?较小。在计算中可以不考虑行近流速的影响，即令H≈H?。

对于有边墩或闸墩存在的闸孔出流，一般不需要在式(7.21)中再单独

考虑侧收缩影响。实验证明，在闸孔出流的条件下，边墩和闸墩对流量影响

很小。
下面讨论垂直收缩系数 ε?和流量系数μ:

(1)对于平板闸门的闸孔

儒科夫斯基(H.E.KyKOBCKHR)应用理论分析方法，求得在无侧收缩的
条件下，平底坎平板闸门的垂直收缩系数ε?与闸孔相对开度e/H的关系；ε?

随相对开度的增加而加大，如表7.7所示。

表7.7 平板闸门的垂直收缩系数

e/H 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40

E? 0.615 0.618 0.620 0.622 0.625 0.628 0.630

e/H 0.45 0.50 0.55 0.60 0.65 0.70 0.75

E? 0.638 0.645 0.650 0.660 0.675 0.690 0.705

流量系数μ可按南京水利科学研究所的经验公式计算：

μ=0.60-0.176丘 (7.22)

(2)对于弧形闸门的闸孔

垂直收缩系数ε?,主要与闸门下缘切线与水平方向夹角α的大小有关，

可根据表7.8确定。

表7.8 弧形闸门的垂直收缩系数

a 35° 40° 45° 50° 55° 60° 65° 70° 75° 80° 85° 90°

E? 0.789 0.766 0.742 0.720 0.698 |0.678 0.662 0.646 0.635 0.627 0.6220.620

表中的α值按下式计算：

式中的符号如图7.32 所示。

cosa=R
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图7.32

流量系数μ可由经验公式计算：

μ=0.97-0.81180-(0.56-0.81 180)丘 (7.23)

式中：α的单位为度。上式的适用范围是25?≤α≤90°,O≤e/H≤0.65。
比较式(7.22)与式(7.23)可以看出：当α角不很大(α<80°)时，e/H

相同，弧形闸门的流量系数大于平板闸门的流量系数。这是因为弧形闸门的面

板，更接近于流线的形状，它对水流的干扰比平板闸门小，由此引起的水头损

失小。

上面对平板闸门及弧形闸门所得出的垂直收缩系数ε?及流量系数μ适用

于平底闸孔。但某些实验证明，对于闸底坎高出渠底的宽顶堰型闸孔

(图7.31),只要收缩断面c-c仍位于闸坎上，而且闸门系装在宽顶堰进口下

游一定距离处，则堰坎对水流垂直收缩的影响将不显著,仍可按平底闸孔的公

式计算。

例7.6 某泄洪闸无底坎，孔宽b为14m,采用弧形闸门，弧门半径R为

22m,门轴高c为14m。试计算上游水头H为16m,闸门开度e为4m时，通

过闸孔的流量Q(闸孔为自由出流，不计行近流速影响)。

解：因为e/H=4/16=0.25<0.65,故为闸孔出流。

先求cosα=R=12z?=0.454;α=63°;以此代入式(7.23)求流量
系数：

μ=0.97-0.81×-(0.56-0.81×)×1G=0.618
则通过闸孔的流量(不计行近流速水头)为

Q=μbe√2gH=0.618×14×4×√2×9.8×16m3/s=612m3/s
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2.底坎为宽顶堰型闸孔淹没出流的水力计算

当下游水深大于收缩断面水深的共轭水深，即 h,>h"时，闸孔为淹没出

流(图7.33)。实验资料证明：闸孔被淹没后，收缩断面c-c的实际水深增

大为h,且h>h.,故实际作用水头减小为(H?-h)。因而，闸孔淹没后其流量

小于自由出流的流量。但h位于旋滚区不易测量，故实际计算时，是将计算平

底闸孔自由出流的式(7.21)右端乘上一个淹没系数σ.,而求得淹没闸孔出

流的流量，即

Q.=a,μbe/2gH? (7.24)

式中：μ即为闸孔自由出流的流量系数。

0l g
2g

H ?

e

|e
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△z
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图 7.33

按式(7.24)计算淹没闸孔出流时，一般可以不计行近流速的影响。

根据南京水利科学研究所的研究，淹没系数σ,与潜流比(h,-h”)/(H-h”)
有关，可由图7.34查得。

例7.7 矩形渠道中修建一水闸，闸底板与渠底齐平，闸孔宽b等于渠道

宽度，b为3m,闸门为平板门。今已知，闸前水深H为5m,闸孔开度e为

1m。求下游水深h,为3.5m时通过闸孔的流量。

解：因为后=÷=0.2<0.65,故为闸孔出流。
先判别闸孔出流的性质：

由表7.7,当e/H=0.2时，垂直收缩系数ε?=0.620,则收缩水深为

h?=ε?e=0.62×1m=0.62m
收缩水深h。的共轭水深h”由下式计算：

w=会(√1+8-)
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收缩断面的流速v。为

=-√ah
若不计行近流速的影响，上式中闸孔自由出流的流量系数μ用式(7.22)计

算，则

0.=0.600,620×0.2×√2×9.8×5m/s=9.04m/s
收缩断面的共轭水深为

k?=°2m×(√1+8×9,8×06-1)=2.91m
因为h,>h”,故为闸孔淹没出流，流量应根据式(7.24)计算。

(#-62-33-291=0.282,从图7.34查得施没系数o,=0.72。潜流比

所以闸孔出流的流量为

Q=0.72×(0.6-0.176×0.2)×3×1×√2×9.8×5m3/s=12.1m3/s
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图7.34



7.5 闸孔出流的水力计算 339

7.5.2 底坎为曲线形实用堰型的闸孔出流

图7.35所示为实用堰顶闸孔出流，当水流由闸前趋近闸孔时，流线在闸

前的整个深度内向闸孔集中，故水流的收缩比平底闸孔充分和完善得多。出闸

后，水舌在重力作用下，紧贴溢流面下泄，不像平底闸孔那样存在明显的收缩

断面。所以，曲线形实用堰顶闸孔出流的流量系数也不同于平底闸孔的流量

系数。

0|
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e
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H
e

1

al c

0l 0l

图7.35

在实际工程中，由于下游水位过高而使曲线形实用堰顶闸孔形成淹没出流

的情况是十分少见的，所以对曲线形实用堰顶的闸孔，只讨论自由出流的

情况。

对堰前断面0-0及堰顶闸孔的1-1断面建立能量方程，并以通过堰顶的

水平面作为基准面，可得

n+28-(3+m)+2+2
(=+m)式中： 为1-1断面测压管水头的平均值，可用闸孔开度e乘以势能

修正系数β表示，即令

B-(3+m)
由此可得

Hh.=Bx+2 +2
m=√a2+√8(h,-P)=9 √26(h-B)
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则通过闸孔的流量为

Q=v?be=beg√2g(H?-βe)
可改写成

0=bue√1-B√Zg
或

Q=μbe √2gH? (7.25)

μ=?√1-P元，式中： 称为曲线形实用堰顶闸孔自由出流的流量系数；φ=

a 为曲线形实用堰顶闸孔自由出流的流速系数。
式(7.25)就是计算曲线形实用堰顶闸孔自由出流的公式。当堰高较大

时，v?很小，行近流速水头可以略去不计，即令式(7.25)中H≈H?。

比较式(7.21)与式(7.25)可知，平底闸孔自由出流与底坎为曲线形

实用堰的闸孔自由出流具有相同的计算公式。但是，由于边界条件不同，它们

的流量系数并不相同。

实验表明，影响曲线形实用堰顶闸孔出流流量系数的因素包括：闸门型式

(平板门或弧形门)、闸门相对开度e/H、闸门的位置、堰剖面曲线的形状等。

对弧形门还有门轴高度c、弧门半径 R;对平板门还应包括闸门底缘的外形。

在上述因素中，闸门型式和闸门相对开度的影响是主要的，其他因素的影响程

度没有上述两个因素明显，相关的系统研

究也较少。

1.对平板闸门

流量系数可按下列经验公式计算：

μ=0.65-0.186 +(0.25-0.357 )⋯s0
(7.26)

式中：θ值如图7.36所示。
90°2.对弧形闸门 60% 30 0°

由于系统研究不足，初步计算时，流
图7.36

量系数μ可按表7.9参考选用。重要的工程

应通过水工模型试验确定。
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表7.9 曲线形实用堰顶弧形闸门的流量系数

方 0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40 0.50 0.60 0.70

μ 0.721 0.700 0.683 0.667 0.652 0.638 0.625 0.610 0.584 0.559 0.535

思 考 题

7.1何谓堰流，堰流的类型有哪些?它们有哪些特点?如何判别?

7.2 堰流计算的基本公式及适用条件?影响流量系数的主要因素有哪些?

7.3下图中的溢流坝只是作用水头不同，其他条件完全相同，试问：流

量系数哪个大?哪个小?为什么?

?

思7.3

7.4 淹没溢流对堰流有何重要影响?薄壁堰、实用堰及宽顶堰的淹没条

件是什么?影响各种淹没系数的因素有哪些?

7.5试分析在同样水头作用下，为什么实用剖面堰的过水能力比宽顶堰

的过水能力大?

习题

7.1 有一无侧收缩的矩形薄壁堰，上游堰高P,为0.5m,堰宽b为0.8m,

堰顶水头H为0.6m,下游水位不影响堰顶出流。求通过堰的流量。

7.2 某溢洪道宽度10m,设WES实用堰，H=15m,堰后有足够的跌

落，不存在淹没问题，闸室宽度与溢洪道宽度相同，无侧向收缩，且无闸

墩。已知设计水头对应流量系数m?=0.4988(P?/H?)0。堰高P?分别为
10m和20m条件下，(1)试计算堰上水头H=15m时的流量系数和泄流流

量；(2)分析为什么低堰的流量系数小而泄流量更大。

7.3某河中筑有单孔溢流坝如图示。剖面按WES曲线设计。已知：筑

坝处河底高程为12.20 m,坝顶高程为20.00 m,上游设计水位高程为

21.31m,下游水位高程为16.35m,坝前河道近似矩形，河宽B为100m,

边墩头部呈圆弧形。试求上游为设计水位时，通过流量Q为100m3/s所需的
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堰顶宽度b。

?21.31

?20.00

716.35

12.20

题7.3

7.4 某电站溢洪道拟采用曲线形实用堰。今已知：溢流坝上游设计水位高

程为267.58m;设计流量为Q?为6840m3/s;相应的下游水位高程为210.5m;

筑坝处河底高程为180m;上游河道近似三角形断面，水面宽B为200m。已确定

溢流坝作成三孔，每孔净宽b'为16m;闸墩头部为半圆形；边墩头部为圆弧形。

要求：
(1)设计堰的剖面形状，确定堰顶高程；

(2)当上游水位高程分别是267.0m及269.0m时，所设计的堰剖面通过

的流量各为多少(下游水位低于堰顶)?

(3)当通过流量Q为6000m3/s时，计算所需的上游水位高程。

7.5 某灌溉进水闸为三孔，每孔宽b'为10m;闸墩头部为半圆形，

闸墩厚d为3m;边墩头部为圆弧形，边墩计算厚度△为2m;闸前行近流

速v?为0.5m/s;其他数据如图所示。试确定相应于不同下游水位时的过

闸流量：

?18.00

v? ?12.00

又6.00

18 m

题7.5

(1)下游水位高程为17.75m。

(2)下游水位高程为16.70m。

7.6图示某拦河闸共9孔，每孔宽为14m;闸墩厚d为3.5m,闸墩头部
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为圆形，边墩迎水面为圆弧形，圆弧半径r=5m,计算厚度△为3m;闸前水

位高程为18m;闸底板高程为6m;闸前行近流速v。为3m/s;下游水位不影

响出流。试确定闸门全开时的过闸流量。

1
3.5m 3.5m

14m

1
(a)平面图

?18.00

?6.00

剖面1-

(b)剖面图

题7.6

7.7 一具有水平顶的堰，各部分尺寸如图示(图中单位为m)。试：

B=10 b=6

2

￥

H?=5

P?=2
vo

13.5

h?=4..5

题7.7
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(1)判断堰的类型。

(2)计算通过堰的流量。

7.8 某水利枢纽设平底冲沙闸，如图所示，用弧形闸门控制流量。闸孔

宽b为10m,弧门半径r为15m,门轴高程为16.0m,上游水位高程为18.0

m,闸底板高程为6.0m。试计算：闸孔开度e为2m,下游水位高程为8.5m

及14.0m时，通过闸孔的流量(不计行近流速的影响)。

?18.00

?16.00

R 6

Y6.00 e=2 m

题7.8

7.9 某平底水闸，采用平板闸门。已知：水头H为4m,闸孔宽b为5m,

闸门开度e为1m,行近流速v?为1.2m/s。试求下游为自由出流时的流量。
7.10 在图示底宽b?为6.8m,边坡系数m为1的梯形渠道中，设置有

两孔水闸，用平板闸门控制流量。闸坎高度为零，闸孔为矩形断面，闸墩头

部为半圆形，墩厚d为0.8m;边墩头部为矩形。试求闸孔开度e为0.6m、

闸前水深H为1.6m时，保证通过流量Q为9m3/s所需的闸宽B(下游为自

由出流)。

v? b?
b'

b|

D

题7.10

7.11实用堰顶部设平板闸门以调节上游水位。闸门底缘的斜面朝向上游

倾斜角为60°。试求所需的闸孔开度e。已知：流量Q为30m3/s,堰顶水头H

为3.6m,闸孔净宽b为5m(下游水位低于堰顶，不计行近流速)。
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习题

7.12图示一溢流坝为曲线形实用堰，今在坝顶设弧形闸门。已知：上游

水头H为3m,闸孔净宽b为5m。下游为自由出流，不计行近流速。试求闸

孔开度e为0.9m时的流量。

H=3 m

0.91me

题7.12
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天然河道中的水流，一般多属缓流，流量沿整个河宽方向的分布也比较均

匀。但当在河道中修建了闸、坝等泄水建筑物后，壅高了上游水位，加大了上

下游的水流落差，同时，为了节省建筑物的造价，常要求这类建筑物的泄水宽

度比原河床小，单宽流量增大。这样，通过建筑物下泄的水流往往具有很高的

流速，单位重量水体所具有的能量(即比能)也比下游河道中水流的正常比

能大得多，对下游河床具有明显的破坏能力。特别是单宽流量加大，形成高速

水流下泄，能量更为集中，破坏性也更大。

如图8.1所示的溢流坝，设水流自坝顶下泄至坝趾c-c断面时的比能为

E?(主要是动能),下游2-2 断面的比能为E?,二者的比能差称为余能△E=

E?-E?,△E的数值往往很大。设该溢流坝的单宽流量q=80m3/(s·m),上

下游水位差为60m,当略去坝前断面及2-2 断面的流速水头，不计坝面的能

量损失时，余能近似等于上下游水位差，即△E为60m。则单位宽度河床上每

秒钟应消除的能量为

N=pgq△E=(9 800 N/m3)×(80m2/s)×(60m)

=47 000 000 J/(m·s)

又

→V?

G

E?

D?

h
c

△E

E?

2

h?

2

a
20
48

t2

图8.1

这样巨大的能量(主要为动能),若不采取有效措施加以消除，势必刷深

河槽，冲毁河堤，甚至使建筑物遭到破坏。

所以，泄水建筑物下游水力设计的主要任务之一，就在于选择及设计适当

的消能措施，使在下游较短距离内消除余能△E,并使c-c断面的高速水流安
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全地转换为下游的正常缓流，从而保证建筑物的安全。目前，常采用的衔接与

消能措施，大致有下列三种类型：

1.底流式消能

由6.4 节可知，急流向缓流过渡时必然发生水跃。所谓底流消能，就是在

建筑物下游采取一定的工程措施，控制水跃发生的位置，通过水跃产生的表面

旋滚和强烈的紊动以达到消能的目的。从而使c-c断面的急流与下游的正常

缓流衔接起来。这种衔接形式由于高流速的主流在底部，故称为底流式消能

(图8.2)。

C

水跃

7

消力池
c

图 8.2

2.挑流式消能

利用下泄水流所挟带的巨大动能，因势利导将水流挑射至远离建筑物的下

游，使下落水舌对河床的冲刷不会危及建筑物的安全(图8.3)。下泄水流的

余能一部分在空中消散，大部分在水舌落入下游河道后被消除。

v

冲刷坑

图8.3

3.面流式消能

当下游水深较大而且比较稳定时，可采取一定的工程措施，将下泄的高速
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水流导向下游水流的上层，主流与河床之间由巨大的底部旋滚隔开，可避免高

速主流对河床的冲刷。余能主要通过水舌扩散，流速分布调整及底部旋滚与主

流的相互作用而消除。由于衔接段中，高流速的主流位于表层，故称为面流式

消能(图8.4)。

主流

底部旋滚

图8.4

此外，还可以将上述三种基本的消能方式结合起来应用。如某些工程中采

用的消能序(图8.5)就是一种底流和面流结合应用的实例。总之，工程实际

中消能型式的选择是一个十分复杂的问题，必须结合具体工程的运用要求，并

兼顾水力、地形、地质及使用条件进行综合分析，因地制宜地采取措施，以达

到消除余能和保证建筑物安全的目的。

库内旋滚 涌浪

(o

消能库 底部旋滚

图8.5

下面着重介绍底流消能及挑流消能的水力计算方法。其他消能方式的水力

计算，可参阅有关资料。

8.1底流消能的水力计算

底流消能是借助于一定的工程措施控制水跃位置，通过水跃发生的表面旋

滚和强烈紊动来消除余能。由6.4节可知，水跃的能量损失随跃前断面弗劳德

Fr?的增大而增加。以矩形断面明渠为例，当Fr?=5时，通过水跃消除的能量

AE≈50?,E?为跃前断面的比能；当Fr?=7时，△E≈64?当Fr?=9
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时，△E≈70?。由此可见，水跃的消能效果是十分显著的。所以，一般的

水闸、中小型溢流坝或地质条件较差的各类泄水建筑物，多采用底流式消能。

这是一种基本的消能型式，在水利水电工程中获得了广泛应用。

底流式消能的水力计算，首先应分析建筑物下游的水流衔接形式，亦即判

定水跃发生的位置；然后确定必要的工程措施。显然，建筑物下游水跃的位

置，决定于通过建筑物下泄水流的特性和下游河道中水深和流速的大小。当通

过流量一定时，下游河道中的水深和流速通常是已知的。至于通过建筑物下泄

的水流，则常以建筑物下游的收缩断面作为分析水流衔接形式的控制断面。

8.1.1 泄水建筑物下游收缩断面水深的计算

以图8.6 所示的溢流坝为例来说明收缩断面水深的计算方法。

0

H

P
E?E
f
he

0 e
图8.6

水流自坝顶下泄时，势能逐渐转化为动能，水深减小，流速增加。到达坝

趾的c-c断面，流速最大，水深最小，称为收缩断面，其水深以h.表示，h

小于临界水深hx。现以通过收缩断面底部的水平面为基准面，列出坝前断面

0-0及收缩断面c-c的能量方程式，可得

E?=h+2t*k2e=h+(a+c) (8.1)

式中：ζ为0-0断面至c-c断面间的水头损失系数；E。为以收缩断面底部为

基准面的坝前水流总比能。由图8.6可以看出

E?=P?+H+2=P;+h? (8.2)

9a令流速系数 则式(8.1)可写作
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E.=h.+2
把v=Q/A,代入上式得

E?=h.+2 (8.3)

对于矩形断面，A,=bh。。取单宽流量计算，则

E?=h.+2 (8.4)

当断面形状、尺寸、流量及流速系数已知时，即可应用式(8.3)来计算

收缩断面水深h。对矩形断面可用式(8.4)计算。

式(8.3)及式(8.4)都是三次方程式，一般需用试算法求解，计算可

列表进行，以便于检查错误及逐次逼近。

对于矩形断面还可将式(8.4)改变为计算其收缩断面水深的迭代式：

h√a-5 (8.5)

将hu=c√2g,代人上式得a;

当(h。-h)满足精度要求时，则h即为所求。利用水跃方程，可方便

地算出其跃后水深h”。

以上所给出的计算收缩断面水深h.及其共轭水深h”的公式，不仅适用于

溢流坝，对水闸及其他型式的建筑物也完全适用。对于水闸，也可用第7章所

介绍的方法，即用h,=ε?e直接计算。
应用上面的方法计算建筑物下游的收缩断面水深时，必须确定流速系数φ

值，φ值的大小决定于建筑物的型式和尺寸，严格来讲，还与坝面的粗糙程

度、反弧半径r及单宽流量的大小有关。影响因素比较复杂，初步计算时可参

考表8.1选定。

表8.1 流速系数取值

建筑物泄流方式 图形 9

1 堰顶有闸门的曲线形实用堰 ic 0.85~0.95

c
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续表

建筑物泄流方式 图形 4

2
无闸门 ①溢流面长度较短

的曲线形{② 溢流面长度中等
实用堰 [③溢流面较长

|c

1.00
0.95
0.90

3 平板闸门下底孔出流

C

0.97～1.00

4 折线实用断面(多边形断面)堰 c

c

0.80～0.90

5 宽顶堰 c

[c

0.85~0.95

6 跌水 c
c

1.00

7 末端设闸门的跌水

?

c

C

0.97 ~1.00

8.1.2 泄水建筑物下游水跃的位置与形式及其对消能的影响

河渠中的水流一般多属缓流，其水深h,大于临界水深hx,而闸坝或其他

泄水建筑物出口水流往往为急流，收缩断面水深h。常小于临界水深hx,故泄

水建筑物的下游必然发生水跃。

下面仍以溢流坝为例来说明水跃的位置与形式。为研究方便起见，设下游

为缓坡棱柱体渠道，并认为下游水深h,大致沿程不变(即下游渠道中近似均
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匀流)。

水跃的位置决定于坝趾收缩断面水深h。的共轭水深h”与下游水深h,的相

对大小。可能出现下列三种情况：

第一种情况：h,=h”

在这种情况下，因为h,恰好等于h,的共轭水深h”,故水跃直接在收缩断

面处发生(图8.7a)。这种衔接形式，称为临界式水跃衔接。

第二种情况：h,<h”

这时，收缩水深h.与下游实有水深 h,不满足水跃的共轭条件，故水跃不

在收缩断面处产生。由6.4 节可知，在一定流量下，跃前水深越小，则所要求

的跃后水深越大；反之，跃后水深越小，则其跃前水深越大。既然h,<h”,这

表明与h,相共轭的跃前水深h’应大于h。所以，急流将继续向下游流动一定

距离，在流动过程中，损失消耗部分动能，流速逐渐减小，水深逐渐增大。至

某一距离处，水深等于h,水跃即开始发生(图8.7b)。这种衔接形式，由于

水跃发生在收缩断面的下游，称为远驱式水跃衔接。

第三种情况：h,>h”
这种情况表明，坝下欲发生水跃，必须发

生在这样一个断面处，该断面的水深等于h,

? 3

f
h=h”而且h<h?。显然，坝下游不存在这样的断

面，因为收缩断面已经是水深最小的断面。由 L

6.3 节关于断面比能的讨论可知：缓流中水深

越大，断面比能越大。所以，与h,相应的断

面比能，将大于与收缩断面的跃后水深h”相

应的断面比能。由于下游的实有比能大，表面

旋滚将涌向上游，并淹没收缩断面(图8.7c)。

这种水跃叫作淹没水跃，其衔接形式则称为淹

没式水跃衔接。

c 2
(a) h=b?

?

2
c

hh

L
c 2
(b)h<h”

工程中，一般用h,与h”之比来表示水跃

的淹没程度，该比值称为水跃的淹没系数，用

o?来表示，即

2c

hh”

a,=k h.
C 2
(c)h>h"

当σ?>1时为淹没水跃。σ,越大则表明

水跃的淹没程度越大。当σ;=1时，为临界水 图8.7
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跃。当σ?<1时，则为远驱式水跃。临界式及远驱式水跃都是非淹没水跃，或
称为自由水跃，二者之间的区别仅在于它们所发生的相对位置不同。

6.4 节所讨论的有关水跃的知识(例如：水跃的能量损失及水跃长度的计

算),都是对自由水跃而言。而淹没水跃则有其另外的特点。

理论及实验研究表明：当淹没系数σ,>1.2时，淹没水跃的消能系数K

小于弗劳德数相同时自由水跃的消能系数；淹没水跃的水跃长度，则大于自由

水跃的水跃长度。而且，σ,越大，消能系数越小，水跃长度越大。主要的原

(4+2)因是，淹没程度增加，淹没水跃跃后断面的比能 亦增加，所以消能

系数降低。同时，淹没程度增加，位于表面旋滚下面的高速主流扩散得越慢，

因此，水跃长度加大。

上面所述的溢流坝下游水跃位置与形式的判别方法，对水闸或其他形式的

泄水建筑物亦同样适用。图8.8是平底闸孔下游三种水跃衔接形式的示意图。

c

he

<

h
c

h
h”| h

L
c
(a)h=h”

4L
c
(b)h<h”

h

h h”

(c) h>h"

图8.8

建筑物下游可能出现的三种水跃衔接形式，虽然都是通过水跃来消能，但由

于水跃位置和形式的不同，消能的效果和所需的消能建筑物尺寸是各不相同的。

从水工和消能的观点来看，远驱式水跃最为不利。因为在此情况下，建筑

物与跃前断面之间，还存在相当长的急流段。在这一段内，流速很高，对河床
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的冲刷能力很大，河床必须有可靠的保护结构。所以，在远驱式水跃衔接的条

件下，所需的护坦长度为

Lk=L+L (8.6)

式中：L为收缩断面c-c至跃前断面间急流段的长度；L,为水跃长度。

对临界式水跃衔接，虽然所要求的护坦长度Lx=L,较远驱式的短，但这

种衔接形式是不稳定的。所以，工程设计中，要求下游产生一定淹没程度(σ=

1.05~1.10)的水跃。这时，护坦长度较小，消能效果也比较好，并能得到较为

可靠的淹没水跃。但是水跃的淹没程度也不能太大，否则不仅消能效率较低，护

坦长度也将因水跃长度增加而加大。

8.1.3 控制水跃位置的工程措施——消力池的水力计算

当建筑物下游产生远驱式或临界式水跃衔接时，为了改变这种不利的衔接

形式，必须设法加大建筑物的下游水深，使水跃控制在紧靠建筑物之处，并形

成淹没程度不大的水跃。

加大下游水深的工程措施，主要有下列两种：

①降低护坦高程，使在下游形成消力池；
②在护坦末端修建消能坎来壅高水位，使坎前形成消力池。

下面介绍宽度不变的矩形断面消力池的水力计算方法。计算内容包括：消

力池深度及长度的确定。
1.降低护坦高程所形成的消力池

(1)消力池深度d的计算

为使建筑物下游形成淹没程度不大的水跃，消力池内的水深应为

h?=σ?h” (8.7)

式中：σ,为水跃的淹没系数，一般取σ,=1.05;h”为护坦高程降低后收缩水
深h的跃后水深。

形成消力池后，水跃将发生在池内(图8.9)。离开消力池的水流，由于

垂向收缩，过水断面小，动能增加，水面跌落一个△z值，其水流特性与淹没

宽顶堰相同。由图8.9可以看出，消力池内的水深h,为

h?=d+h?+△z (8.8)

将式(8.7)代入式(8.8),则得到确定消力池深度d的计算公式：

d=σ;h”-(h?+△z) (8.9)

现在来推求计算△z的公式：

对消力池出口上游断面1-1及下游断面2-2列出能量方程式，以通过断

面2-2底部的水平面作基准面，得
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图8.9

11.+2=h+2 2
可整理成

A==-h=2-2
令α?=1;并把v?=q/h,,v?=q/(o?h”)代入上式，则得

A=2lh)-(a (8.10)

=a式中，消力池的流速系数 它决定于消力池出口处的顶部形式，

一般取φ'=0.95。

当E?、q和φ已知时，即可利用前述的式(8.4),式(8.9)及式

(8.10)三个方程联合求解消力池深度d。但应当注意的是，护坦高程降低一

个d值后，E?增加为E?+d;收缩断面的位置也由c-c断面下移至c?-c;

断面。水深由h.变为h所以，利用式(8.4)求h时，式中的E?应当用

E'。代替。因此，d与h”之间是复杂的隐函数关系。故求解消力池深度d时，

一般需用试算法或图解法。具体的计算步骤见例8.1。

在式(8.9)中略去△z,并用护坦降低前收缩断面水深的共轭水深h”代

替h”。可得到粗略估算池深的近似公式：

d=o;h”-h? (8.11)

(2)消力池长度Lx的计算

消力池的长度必须足以保证水跃不越出池外，所以消力池的长度可以从水

跃长度出发来考虑。但消力池内的水跃受到消力池末端的垂直壁面产生的一个

反向作用力，减小了水跃长度。所以，消力池内的水跃长度仅为平底渠道中自

由水跃长度的70?0??
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由此可得，消力池长度为

Lx=(0.7~0.8)L? (8.12)

式中，L?为平底渠道中的自由水跃长度。

(3)消力池设计流量的选择

上面所讨论的池深d及池长 Lx的计算，都是针对一个给定的流量及相应

的下游水深h,但消力池建成后，必须在不同的流量下工作。为使所设计的消

力池在不同流量时都能保证池中均形成淹没水跃，必须选择一个设计消力池尺

寸的设计流量。

从简化公式(8.11)可以看出，池深d是随(h”-h,)增大而增加。所以，

可以认为，当(h”-h,)为最大时的流量即为池深的设计流量。据此求出的池深

d,是各种流量下所需消力池深度的最大值。实践证明，池深d的设计流量并

不一定是建筑物所通过的最大流量。

实际计算时，应在给定的流量范围内，对不同的流量计算 h”及h。(即护

坦降低前，坝趾断面的收缩水深及其跃后水深)。在直角坐标上绘出h”=

φ(Q)的关系曲线；同时，将已知的h,=f(Q)的关系曲线①也绘入同一坐标上

(图8.11)。从该图中找出(h”-h?)为最大值时的相应流量，即为消力池深d
的设计流量。

因为消力池的长度决定于水跃长度L。一般说来，水跃长度系随流量的增
加而增大。所以，消力池长度的设计流量应为建筑物通过的最大流量。

例8.1 某溢流坝为 WES剖面，坝顶部设闸门控制流量(图8.10)。今保

持坝顶水头H=3.2m,调节闸门开度，使单宽流量q的变化范围为(3～12)

m3/(s·m),相应的下游水深h,可由图8.11查得。已知坝高P,及P?均为
10m。试判别坝下游水跃的衔接形式；若需设置消力池时，试计算降低护坦式

的消力池深度及长度。

又

H

P?=P?
h,

d

图8.10

① h?=f(Q)关系曲线，即下游水深-流量关系曲线。一般从水文测验中得到。
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解：(1)判别坝下游水跃的衔接形式

因为P?=10m>1.33H=4.3m,故可不计行近流速，即令H?=H=3.2m。

则E?=P?+H=(10+3.2)m=13.2m。

由表8.1可知，对图8.10 所示的溢流坝，可取流速系数φ=0.90。
当q=3m3/(s·m)时，可求得

=√F=√9=0.972m
设h?=0.46hx=0.46×0.972m=0.447m,代入公式(8.5),迭代计算：

h,=√ag,-h50.9×106×(32-0.447jm=0.2llm
ha=0.9×/196×0132-0.215m=0.209m
ho=0.9×√106×32-020m=0.209m

可以看出，仅需迭代三次，计算收缩断面水深相邻两次计算值相等，所

以，收缩断面水深h=0.209m。由矩形水平明渠中水跃公式(6.85)可知h

的共轭水深h"为

A2=2(√1+8-1)-022×(√1+8×98x02-1)=2.86m
同理，可算得q=6m3/(s·m)、9m3/(s·m)、12m3/(s·m)时，相应

的h”(3.96m、4.77m、5.44m)。

将h“及q的对应数值绘在图8.11中，得h”=φ(q)曲线。

6

5

hh"4
3

h"-p(q)

-h=f(q)

2

2 4 6 8 10 12

q/(m3-s~1-m-1)

14

图8.11

从图8.11可以看出，在所讨论的流量范围内，h”均大于h,故下游产生
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远驱式水跃衔接。为使下游产生淹没水跃衔接，现拟设计一降低护坦高程的消

力池。

(2)消力池深度d的计算
根据图8.11的h”=φ(q)曲线与h,=f(q)曲线，不难求出(h”-h,)最大时

q=6m3/(s·m)。故消力池深度的设计流量为
9a=6m3/(s·m)

当q=6m3/(s·m)时，h?=1.54m,h,=0.42m,h”=3.96 m,h,=

3.05m。
首先按近似公式(8.11)初估池深的数值，即

d=o;h”-h?=1.05×3.96m-3.05m=1.11m
设d=1.0m,于是

E??+d=(13.2+1.0)m=14.2m

由式(8.5)和水跃方程式(6.85)可以求得

h”=4.02n

再按式(8.10)计算△z(取消力池流速系数φ'=0.95)

A=))]
=2m09s×305m?~C1.05×402m)
=0. 12m

代入式(8.9)计算池深d:
d=o;h”-(h?+△z)=1.05×4.02m-3.05m-0.12m=1.05m

大于前设的d=1.0m。

又设d=1.10m,求得相应的各值为

E?4.3 m,h”=4.06 m
则

A==2(9,6m)|095×305m)~(1.05×4.06m)]=0.12m
d=1.05×4.06m-3.05m-0.12m=1.10m

与原假设符合，故所求池深d=1.10m。

(3)消力池长度Lx的计算

池长的设计流量为最大流量，即qa=qmax=12m3/(s·m)。

相应于q=12m3/(s·m)时，由式(8.5)和水跃方程式(6.85)得

h=0.82m
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h”=5.59m
池长按式(8.12)计算：

Lx=(0.7~0.8)L
其中，水跃长度为

L?=10.8h(Fr?-1)9

-10.8×0.82m×(√om4?w(m)-1-33.4m
故得消力池长度为

L=(0.7~0.8)×33.4m=(23.4～26.7)m

取L=25m。
2.在护坦末端修建消能坎所形成的消力池

当河床不易开挖或开挖太深造价不经济时，可在护坦末端修建消能坎，壅

高坎前水位形成消力池，以保证在建筑物下游产生淹没程度不大的水跃。这种

消能坎式消力池的计算内容，包括确定坎高c及池长Lx。池长 Lx与降低护坦

高程的消力池相同。下面介绍坎高c的计算方法。

为使建筑物下游产生淹没程度不大的水跃，坎前的水深h,应为

h?=o;h”
又从图8.12可以看出

h?=c+H?
式中：c为坎高；H?为坎顶水头。

E?

a
2g

o
f

h?
c
Lk

z
H h h
①

图 8.12

联立求解上面两式，可得计算坎高的公式为

c=o;h”-H? (8.13)

消能坎一般作成折线形或曲线形实用堰。故坎顶水头可用堰流公式计算：
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h=M?~2(0ky=~m)-2 (8.14)

式中：m,为消能坎的流量系数，与坎的形状及池内水流状态有关，目前尚无

a,=(“)=系统资料，初步计算时可取0.42;σ,为消能坎的淹没系数，

(份)·
因为消能坎前有水跃存在，与一般实用堰前的水流状态不同，故淹没系数

及淹没条件也应有所不同。实际表明：当h/H?≤0.45时，消能坎为非淹没

堰，σ,=1;当h/H>0.45时为淹没堰，σ,<1。表8.2的数值，可供计算时

参考使用。

表8.2 消能坎的淹没系数

h/H ≤0.45 0.50 0.55 0.60 0.65 0.70 0.72 0.74 0.76 0.78

σ, 1.00 0.990 0.985 0.975 0.960 0.940 0.930 0.915 0.900 0.885

h/H? 0.80 0.82 0.84 0.86 0.88 0.90 0.92 0.95 1.00

σ. 0.865 0.845 0.815 0.785 0.750 0.710 0.651 0.535 0.000

应用式(8.13)及式(8.14)可以计算消能坎的高度。但计算也必须按

试算法进行。因为式(8.14)中消能坎的淹没系数σ,与未知的坎高c有关。

最后，必须注意，如果消能坎为非淹没堰，则应校核坎后的水流衔接情况

(即把消能坎当作溢流堰，计算坎后的收缩水深及其共轭水深，并与下游水深

h?比较)。当坎后为远驱式水跃衔接时，必须设置第二道消能坎或采取其他消

能措施。消能坎的流速系数φ一般可取0.90～0.95。

当所设计的建筑物必须在q~q⋯之间运用时，应在该流量范围内选定
几个q值，分别计算坎高c,然后取c的最大值作设计值。

例8.2 某溢流坝，在单宽流量q为6m3/(s·m)时，已求得坝趾收缩断

面水深及其共轭水深为：h。为0.42m,h”为3.96m。若下游水深h,为3.50m,

试设计一消能坎式消力池。

解：因为h”=3.96m>h,=3.50m,故坝下游产生远驱式水跃衔接，需要

修建消力池。

首先计算消能坎高度c。

由于坎高的计算与坎顶流态有关，故先假设消能坎为非淹没堰，即令σ,=

1。取消能坎的流量系数m?=0.42。则消能坎顶全水头H为
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h=(cm?)=(1x0×08mx)”=2.18m
于是

H.=h?-2adk)=2.18m-2×98m×41.05x3.96my=2.07m
将H?代入式(8.13)可得坎高c:

c=oh”-H?=1.05×3.96m-2.07m=2.09m
现在来校核消能坎后的水流衔接形式。以未修建消能坎底时河床高程为参

考断面，坎前断面的总能头 Em为

Eo=c+H?=2.09m+2.18m=4.27m

A,=√F=√G=1.54m
取消能坎的流速系数φ=0.90。由式(8.5)得消能坎后断面水深的跃后

水深为

h”=2.62m
因为

h”=2.62m<h?=3.5m
故坎后为淹没式水跃衔接。又

m.=“=3321m?=0.65>0.45
所以消能坎后形成淹没堰流，σ,<1。与原假设不符，故消能坎高度必须按淹

没堰计算。
设坎高c=2.0m。

在所设坎高情况下，为保证池内产生淹没程度不大的水跃，应有的坎顶

水头
H?=σ;h”-c=1.05×3.96m-2.00m=2.16m

相应的坎顶全水头

Hm=h?+2g(Ck)=2.16m+2×9,8m(k11Q5×396m)=2.27m
下面来校核在上述水头下消能坎作为一折线形堰，能否通过已知的流量

q=6m3/(s·m)。因为

H=33227m?m=0.66>0.45
由表8.2查得σ,=0.956,则
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q=σ,m?√2gHΩ=0.956×0.42×√2×9.8m/s2×(2.27m)

=6.07m3/(s·m)

所求得消能坎的过水能力大于已知流量，故应另外假设坎高c值。再设坎

高c=2.02m,则
H?=σh”-c=1.05×3.96m-2.02m=2.14m

M?=h+2ad=2.14m+2x0 8m6396mp=2.25m
M-3.32.232m=0.66

由表8.2查得σ,=0.956,此时，消能坎的过水能力为

q=0.956×0.42×√2×9.8m/s2×(2.25m)32=6.0m/(s·m)
求得消能坎的过水能力与已知流量符合，所以消能坎高度c=2.02m。

消能坎式消力池的长度与降低护坦式消力池相同，即用式(8.12)计算：

Lx=(0.7～0.8)L?

而

=10.8√)”
=10.8×0.42m×(√osm(6m(0(2m)-1)=24.2m

故得Lx=(0.7～0.8)×24.2m=(17.0～19.4)m,取Lx=18m。

有时，单纯降低护坦高程，开挖量太大；单纯建造消能坎，坎又太高，坎

后容易形成远驱式水跃衔接。在这种情况下，可考虑适当降低护坦高程，同时

修建不太高的消能坎。这种形式的消力池，叫作综合式消力池(图8.13)。综

合式消力池的水力计算，一般是先按坎后产生临界水跃衔接的条件求得一坎高

c。然后，采用稍许降低的坎高值，坎后即可形成淹没水跃。再根据这个坎高

值和已求得的坎前水头H,即可算出保证池中产生淹没水跃时所需的池深。

详细的计算步骤可参考有关的水力学书籍。

3.辅助消能工

为了改善消力池的消能效果，常在池中设置辅助消能工，如趾墩、消能墩

及尾槛等(图8.14)。趾墩及消能墩均可分散入池水流，加强水流剪切运动，

以提高消能效率；消能墩还对池中水流产生反向作用力，从而可减小消力池的

深度及长度；尾槛的作用则是改变出池水流的流速分布，以减轻对下游的

冲刷。
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G?
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h,
c?
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图8.13

趾墩 消能墩 尾槛

图8.14

但当流速较高，例如坝趾附近流速v。>(16～18)m/s时，消能墩容易发生

空蚀；同时，有漂浮物(如漂木，漂冰等)及推移质的河道，辅助消能工常

遭撞击、磨蚀破坏。故对于重要工程，消能方案应通过水工模型试验确定。美

国垦务局曾通过试验，提出了五种设有辅助消能工的消力池形式。它们分别适

用于跃前断面弗劳德数为不同大小的各类泄水建筑物。为确定上述消力池的深

度、长度及辅助消能工的尺寸，文中还提供了一些计算图形及公式。有兴趣的

读者可参阅原著。

4.护坦下游的河床保护

由6.4 节可知，在水跃的跃后段内，底部流速较大，湍动强度也比均匀湍

流为高，对河床仍具有较大的冲刷能力。所以，除河床岩质较好，足以抵抗冲

刷者外，一般在护坦后还需要设置较为简易的河床保护段，称为海漫。海漫常

用粗石料或表面凸凹不平的混凝土块铺砌而成，能够加速跃后段水流湍动的衰

减过程，故海漫长度L。可短于跃后段长度L,初步按下式估算：

L=(0.65~0.80)L?
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因L=(2.5~3.0)L,故

L=(1.63～2.40)L (8.15)

式中：L;为水跃长度。
此外，离开海漫的水流还具有一定的冲刷能力，往往在海漫末端形成冲刷

坑。为保护海漫的基础不遭破坏，海漫后常作成比冲刷坑略深的齿槽或防冲槽

(图8.15)。冲刷坑的计算可参阅有关文献。

子

护坦 海漫
防冲槽

图8.15

例8.3 某矩形渠道经过天然坡度陡峻地段，为减少挖填方工程量，拟建

造三级跌水(图8.16)。已知：流量Q=10m3/s,底宽b=4m,各级跌水渠底

落差相同，即s?=s?=s?=3m,下游渠道水深为1.33m,跌水进口为无坎宽顶
堰，流量系数m为0.365。试确定各级跌水的消力池尺寸。

H

5

S?

Lk? ss
L? K3

d_

图8.16

解：水流自跌墙上游跌入下游渠段时动能较大，故各级跌水平台必须做成

消力池，以免冲刷渠底。消力池的深度及长度应足以容纳跌落水流，并使之在

池内产生淹没水跃。消力池深度的计算方法如本节前面所述；但消力池的长度

Lx则应包括水流跌落的射程L,即池长
Lx=L?+0.8L (8.16)

按质点抛射运动考虑，取坐标如图8.17所示，可求得A-A断面中心点的

射程为
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12√. (8.17)

式中：m为堰坎的流量系数；P?为下游坎高；h?为堰坎顶部A-A断面的水

深，可由下面的方法确定：

当坎为宽顶堰(图8.17a)时，h≈0.5H?。

当坎为实用堰(图8.17b)时，h?≈0.6H?。

Ah? AhH ? OF x H Ovo(
P Pf

c)

P?δ
δ (

-x

A Z?

j
(a)宽顶堰

Lk
A L?

Lk
y
(b)实用堰

图8.17

将h?值代入式(8.17),可求得射程L的计算公式为

坎为宽顶堰时

L?=4m√(P?+0.25H?)H? (8.18)

坎为实用堰时

L?=3.34m√(P?+0.3H?)H? (8.19)

求得L?后，即可代入式(8.16)计算消力池长度Lk。
(1)第一级跌水计算

q=8=104m/=2.5m2/(s·m)单宽流量

=√F=√95m/=0.86m临界水深1

跌水进口为无坎宽顶堰，流量系数m=0.365,故跌水进口水头为

n.=(m2zx)-(0362√2x9smx)=1.34m
从第一级跌水消力池底算起的上游总水头为

E?=s?+H?=3m+1.34m=4.34m
对第一级跌水，取流速系数φ?=0.90。由式(8.5)和水跃方程式(6.85)

得收缩水深及其共轭水深为
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h?=0.31 m
h=1.87m

今在第一级跌水平台上设置消能坎式消力池，以保证平台上产生淹没水

跃。所需消能坎高为

c?=1.05h”-H?
消能坎顶水头H?由下式计算：

,=h?-2g4.0k)
而

hn-(m2zx)”-(042×2X08mx)=1.22m
式中：m?为消能坎的流量系数，取0.42。于是

H?=1.22m-2×9,8m(2×(.03x1,87m)=1.14m
则得

c?=1.05×1.87m-1.14m=0.82m

第一级跌水下游消力池长度：

Lx=Lm+0.8L
L??由式(8.18)计算，此时P?=s?=3m,

L?=4m√(P?+0.25H?)H?=4×0.365×

√(3m+0.25×1.22m)×1.22m=2.93m

L,由下式计算：

L=10.8h(Fr?-1)°

=10.8×0.31m×(√on23atc3)m)-1”=1.10m
则第一级跌水下游消力池长度为

Lk=2.93m+0.8×11.10m≈12m

(2)第二级跌水计算

E=s?+c?+H??=3m+0.82m+1.22m=5.04m

第二级跌水上游的消能坎，可视为折线形实用堰，故取φ?=0.85。由式

(8.5)和水跃方程式(6.85)得收缩水深及跃后水深为

h?=0.30m

h"?=1.89 m
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第二级跌水下游消能坎顶水头H应与第一级跌水下游坎顶水头相同，即

H?=H??=1.22 m
则

1.=He-2gL.05kP=1.22m-2×9,8m(2×1109x1.89mP=1.14m
第二级跌水消能坎高度为

c?=1.05h-H?=1.05×1.89m-1.14m=0.85m

现在来求第二级跌水下游消力池的长度。其中，射程L?应采用式(8.19)
计算，即

Lm=3.34m?√(P?+0.3H?)H

式中：m?=0.42,P?=s?+c?=3m+0.82m=3.82m,于是

L=3.34×0.42×√(3.82m+0.3×1.22m)×1.22m=3.17m

水跃长度为

1=10.8×0.3m×(√6823g(6)m)1)”=1h.2m
则得第二级跌水下游消力池长度为

L=3.17m+0.8×11.2m=12.13m
可取消力池长度为12m。

(3)第三级跌水计算
E?=s?+c?+H=3m+0.85m+1.22m=5.07m

当φ?=0.85时，由式(8.5)和水跃方程式(6.85)得收缩水深及跃后

水深为

ha=0.30m
h=1.90m

第三级跌水下游拟作成降低护坦式消力池，先按下式估算所需的消力池深：

d=1.05h”-h?=1.05×1.90m-1.33m=0.67m
设消力池深0.62m,则有

E?=E?+d=5.07m+0.62m=5.69m
当φ?=0.85时，计算得

h。=0.28 m
h”=1.98 m

池深d按下式计算：

d=1.05h”-h,-△z
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而

A=()-(k)]
消力池出口流速系数φ'取0.95,所以

Ax=229m×(095×133m)-(1.05×1.98m)]=0.13m
则消力池深度为

d=1.05×1.98m-1.33m-0.13m=0.62m

水流射程为

Lg=3.34×0.42×√(3m+0.85m+0.62m+0.3×1.22m)×1.22m=3.4m
水跃长度为

?=10.8×0.28m×(√0gm2(m)-1=11.97m
则所需消力池长度为

Lx?=3.4m+0.8×11.97m=13m

8.2挑流消能的水力计算

所谓挑流消能，就是在泄水建筑物的下游端修建一挑流坎，利用下泄水流

的巨大动能，将水流挑入空中，然后降落在远离建筑物的下游消能。这是中高

水头泄水建筑物采用较多的一种消能方式。挑入空中的水舌，由于失去固体边

界的约束，在湍动及空气阻力的作用下，发生掺气及分散，失去一部分动能。

其余大部分动能则在水舌落入下游后被消除。因为水舌落入下游时，与下游水

体发生碰撞，水舌继续扩散，流速逐渐减小，入水点附近则形成两个巨大的旋

滚，主流与旋滚之间发生强烈的动量交换及剪切作用；潜入河底的主流则冲刷

河床而成冲刷坑。下游形成冲刷坑并不一定会危及建筑物的安全，只要冲刷坑

与建筑物之间有足够长的距离，建筑物的安全就能得到保证。挑流消能的优点

是可以节约下游护坦，构造简单，便于维修；缺点是雾气大，尾水波动大。挑

流消能水力计算的主要任务是：按已知的水力条件选定适宜的挑坎型式，确定

挑坎的高程、反弧半径和挑射角，计算挑流射程和下游冲刷坑深度。

8.2.1挑流射程的计算

挑流射程是指挑坎末端至冲刷坑最深点间的水平距离。由图8.18 可以

看出
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L=L?+L?-L'
式中：L?为挑坎出口断面1-1中心点到水舌轴线与下游水面交点间的水平距

离；L?为水舌轴线与下游水面交点到冲刷坑最深点间的水平距离；L'为挑坎出

口断面1-1中心点到挑坎下游端的水平距离，一般很小可略去不计。故挑流

射程
L≈Ln+L (8.20)

一%

B?

S
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y
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L

β
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h

h

O -x

yt

图 8.18

1.射程 L。的计算公式

设挑坎为平滑的连续坎，并假定1-1断面中点水流速度u?与水平方向的

夹角等于挑坎角 θ,略去空气阻力的影响，应用计算质点自由抛射轨迹的方

法，可导出水舌轴线上0点的轨迹方程为

x=sng~(t+√1+m2 (8.21)

y=a-h+2omθ时，x=Lg。则从图8.18可知：当. (8.22)

式中：a为坎高，即下游河床至挑坎顶部的高差；h,为冲刷坑后的下游水深；

h?为1-1断面的水深。

设1-1断面流速为均匀分布，即u?=v?,v?为1-1断面的平均流速。对
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上游断面0-0 及断面1-1列能量方程，整理后得

v?=φ√2g(S?-h? cosθ) (8.23

将式(8.23)代入式(8.22),得

Am(s- (8.24)
对于高坝S?>h?,略去h?后，式(8.23)及式(8.24)变为

v?=φ√2gS, (8.25)

6=gisn(20)s(1+√+cm*g) (8.26)

式中：S,为上游水面至挑坎顶部的高差；φ为坝面流速系数，它与坝上游至

1-1断面间能量损失有关。

应用式(8.24)或式(8.26)即可计算L?。但在上述推导中，忽略了水

舌在空中分散、掺气及空气阻力的影响。一些资料表明：当v?>15m/s时，上

述影响已经不能忽略，按上述公式计算的射程，与实际射程相比有明显的偏

差。为此，工程上采取的办法是应用根据原型观测资料整理得到的经验公式确

定φ值。因为整理原型观测资料时，一般是由实测L代入式(8.24)求φ,
由此得出的φ值包含了分散、掺气及空气阻力的影响。但由于影响射程因素较

多，工程具体情况差异很大，上述处理方法仍只能作为初步估算之用。

长江流域规划办公室整理了一些原型观测及模型试验资料，得出计算流速

系数 φ的经验公式为 =- (8.27)

式中：Kg=q/(g??S|?)称为流能比；q为单宽流量。

式(8.27)用于K=0.004～0.15范围内。当K>0.15时，取φ=0.95。

原水电部东北勘测设计院科研所整理了国内9个工程的原型观测资料，

得出

(8.28)

式中：q为单宽流量，单位为m2/(s·m);S?=√P2+B。,P为挑坎顶部以

上的坝高，单位为m,B?为溢流面的水平投影长度，单位为m。

必须指出，式(8.28)量纲是不和谐的。它的应用范围是：q2/S?=
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0.025~0.25;当q2/S?>0.25时，φ=0.95。

2.水下射程 L?的计算

水舌自2-2 断面进入下游水体后，属于射流的潜没扩散运动，应与质点

的自由抛射运动有一定区别。可以近似认为，水舌从2-2断面起沿入水角方

向直线前进，则

L?=g (8.29)

其中，t,为冲刷坑的深度。

入水角β可以这样求得：对式(8.21)求一阶导数，整理后得

出=√m2o+
x=L,密= tamβ。在水舌入水处： 将式(8.24)中的L?代入，整理后

变为

常 (8.30)

则得水下射程的计算公式为

,= (8.31)

略去h?后得

将式(8.24)及式(8.31)代入式(8.20),即可求出挑坎末端至冲刷坑

最深点间的水平距离为

L=L?+L?
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t,+h, (8.32)

略去h?后得。 (8.33)

8.2.2 冲刷坑深度的估算

当水舌跌入下游河道时，下游河道中的水体相当于一个垫层，与下跌水舌

发生碰撞；主流则潜入下游河底，主流前后形成两个大旋滚而消除一部分能

量。若潜入下游河底的水舌所具有的冲刷能力仍然大于河床的抗冲能力时，河

床被冲刷，从而形成冲刷坑。随着坑深的增加，水垫的消能作用加大，水舌冲

刷能力降低。直至水舌的冲刷能力与河床的抗冲能力达到平衡时，冲刷坑才趋

于稳定。
显然，冲刷坑的深度，决定于水流的冲刷能力与河床的抗冲能力两个方面

的因素。水舌的冲刷能力主要与单宽流量、上下游水位差、下游水深的大小及

水舌在空中分散、掺气的程度和水舌的入水角有关。而河床的抗冲能力则与河

床的组成、河床的地质条件有关。对于砂卵石河床，其抗冲能力与散粒体的大

小、级配和单位体积的重量有关；对于岩石河床，抗冲能力主要取决于岩基节

理的发育程度、地层的产状和胶结的性质等因素。

由于影响因素的多样性和地质条件的复杂性，目前，对冲刷坑的发生、发
展过程及其力学特性，以及各种影响因素的估价等，研究还不充分。所以，工

程上还只能依据一些经验公式来估算冲刷坑的深度。

1.砂卵石河床

对于砂卵石河床，冲刷坑深度可用下式计算：

1.=2.4~(Ω-2.)-o.ISowg-0.75h, (8.34)

式中：t,为冲刷坑深度，以m计；h,为冲刷坑后的下游水深，以m计；η为

反映流速脉动的某一系数值，可取1.5～2.0;v?=φ√2gz为水舌进入下游水面

=97A的流速，以m/s计：z为上下游水位差，以m计； 为河床

颗粒的水力粗度，以m/s计；p、为河床颗粒的密度；p?为冲刷坑内掺气水流
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的密度；do为河床颗粒级配曲线上，粒径小于它的颗粒重量占90??粒径，

以m计；β为水舌的入水角，可按式(8.30)计算。

2.岩石河床

对于岩石河床，计算冲刷坑深度的经验公式为

t,=k·q??·z-h? (8.35)

式中：1,为冲刷坑深度，以m计；z为上下游水位差，以m计；h,为冲刷坑后

的下游水深，以m计；q为单宽流量，以m3/(s·m)计；对各溢流孔闸门同步

开启，边墙不扩散的挑坎，q可采用挑坎上的单宽流量；对边墙扩散的挑坎，

应采用水舌落入下游水面时的单宽流量；k。为反应岩基特性的系数。原水电部

东北勘测设计院科学研究所分析了国内13个已成工程的原型观测资料，建议

将岩基按其构造情况分为I,Ⅱ,Ⅲ,IV类，各类岩基的特征及相应的系数k

值如表8.3 所示。

表8.3 基岩构造特性及 k,值

岩基构造特性描述 岩基类型 k,值

节理很发育、裂隙很杂乱，岩石成碎块状，
裂隙内部分为粘土充填。包括松软结构、松

散结构和破碎带

节理较发育、岩石成块状，部分裂隙为粘

土充填

节理发育、岩石成大块状，裂隙密闭，少

有充填

节理不发育，多为密闭状，延展不长，岩
石呈巨块状

IV

Ⅲ

Ⅱ
I

1.5-2.0

1.2~1.5

0.9~1.2

<1.0

冲刷坑是否会危及建筑物的基础，这与冲刷坑深度及河床岩基节理裂隙、

层面发育情况有关，应全面研究确定。一般可认为，当冲刷坑上游侧与挑坎末

端的距离大于2.5～5倍冲刷坑深度时，将不影响建筑物的安全。

8.2.3 挑坎型式及尺寸的选择

常用的挑坎有连续式及差动式两种(图8.19)。连续式挑坎施工简便，比

相同条件下的差动式挑坎射程远。差动式挑坎，将挑坎作成齿状，使通过挑坎

水流分成上下两层，垂直方向有较大的扩散，可以减轻对河床的冲刷；但流速

高时易产生空蚀。目前，采用较多的是连续式挑坎。
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连续式 差动式

图8.19

下面简略介绍连续式挑坎尺寸的选择。

挑坎尺寸包括挑角0、反弧半径r?及挑坎高程三个方面。合理的挑坎尺寸

可以使同样水力条件下得到的射程最大，冲刷坑深度较浅。

1.挑坎高程

挑坎高程愈低，出口断面流速愈大，射程愈远。同时，挑坎高程低，工程

量也小，可以降低造价。但是，当下游水位较高并超过挑坎达一定程度时，水

流挑不出去，达不到挑流消能的目的。所以，工程设计中常使挑坎最低高程等

于或略低于下游最高尾水位。这时，由于挑流水舌将水流推向下游，因此，紧

靠挑坎下游的水位仍低于挑坎高程。

2.反弧半径r

水流在挑坎反弧段内运动时所产生的离心力，将使反弧段内压强加大。反

弧半径愈小，离心力愈大，挑坎内水流的压能增大，动能减小，射程也减小。

因此，为保证有较好的挑流条件，反弧半径r?至少应大于反弧最低点水深h。

的4倍。一般设计时，多采用r?=(6～10)h,。有的资料表明，不减小挑流射
程的最小反弧半径romn,可用下面的经验公式计算：

=23 (8.36)

其中：Fr?=v?/√gh?;v?、h?为挑坎末端断面的流速及水深。
式(8.36)用于Fr?=3.6~6.0范围内。

3.挑角θ
按质点抛射运动考虑，当挑坎高程与下游水位同高时，挑角愈大(θ<

45°),射程L愈大。但挑角增大，入水角β也增大，水下射程L?减小。同

时，入水角增大后，冲刷坑深度增加。另外，随着挑角增大，开始形成挑流的

流量，即所谓起挑流量也增大。当实际通过的流量小于起挑流量时，由于动能

不足，水流挑不出去，而在挑坎的反弧段内形成旋滚，然后，沿挑坎溢流而
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下，在紧靠挑坎下游形成冲刷坑，对建筑物威胁较大。所以，挑角不宜选得过

大。我国所建成的一些大中型工程，挑角一般在15°~35°之间。
有的资料建议，按挑流射程最大的条件用下式计算挑角θ:

ct0=√5 (8.37)

当坝面摩阻损失较小(如φ>0.9)时，上式是可用的。

例8.4 某水库溢流坝为单孔，坝面按 WES曲线设计。坝末端设有挑角θ

为35°的挑坎。试计算下泄水流的射程和冲刷坑深度。其他已知数据如下：

下泄流量Q为450m3/s,上游水位高程为1688.65m,下游水位高程为

1661.96m,下游河床高程为1657.30m,溢流宽度与挑坎宽度相同，即b为

30m,其余尺寸如图8.20所示，坝下游河床岩基属Ⅲ类。

￥1688.65
又1685.00

单位：m

O
为R 35°
?1664.00

B?-29
71657.30

图8.20

解：根据已知数据求得

h?=(1661.96-1657.30)m =4.66m

a=(1664.00-1657.30)m=6.70m

q=号-4590m/=15m2(s·m)
S?=√(1685.00m-1664.00m)2+(29m)2=35.8m
z=(1688.65-1661.96)m =26.69 m

S?=(1688.65-1664.00)m=24.65 m

o=1-G2-S,7=0.94。流速系数φ按式(8.28)计算：

冲刷坑深度按式(8.34)计算。对第Ⅲ类岩基，由表8.3,选用k,=1.3。则得

t、=k·q??·z2-h=(1.3×15??×26.692-4.66)m=6.79m
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将各已知值代入式(8.32)(即略去坎顶水深h?)计算射程：

=0.942×24.65×si70(1+√+o9424c5 xán3s)m

=37.5 m

8.3面流及消能库消能简介

8.3.1面流消能

面流消能是利用设置在溢流坝末端

的垂直鼻坎，将自坝顶下泄的高速主流

导至下游水流表层，主要通过底部旋滚

和表面旋滚的作用而消能。由于主流在

一定距离内保持在表层，从而大大减轻

了对坝下河床的冲刷。所以，面流消能

对河床防冲的要求较低；而且，其中有

的流态有利于漂木、泄冰。面流流态随

鼻坎布置型式、单宽流量、下游水深及

冲淤后河床的变化情况而变。图8.21 表

示坝高及鼻坎尺寸一定时，在已知流量

下，流态随下游水位升高而转换的情况。

不同流态具有不同的水流结构，其消能

效果及对河床的冲刷能力也各有差异。

从冲刷角度而言，淹没面流及自由面流

对河床冲刷最轻；自由混合流及淹没混

合流次之；底流及回复底流对河床冲刷

最重。

从图8.21 可以看出，当欲使面流水

(a) 底流

(b)自由
面流

(c)自由
混合流

(d)淹没
混合流

(e)淹没
面流

(f)回复

底流

图 8.21

h

h.

h

h.

h.

n
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跃控制在某些固定流态范围内时，必须严格控制下游水深，使其稳定并保持在

相应范围内。有关面流消能的水力设计方法，可参阅有关书籍。

必须强调指出，由于面流流态复杂多变，控制因素很多，现有的很多经验

公式很难全面反映各种因素的影响。重要的工程设计都必须通过水工模型试验

进行论证。

8.3.2 消能库消能

消能序消能是利用泄水建筑物的出流部分造成具有一定反弧半径和较大挑

角所形成的挑坎(亦称序斗),在下游尾水淹没挑坎的条件下，使从建筑下泄

的高速水流在序斗内产生激烈的表面旋滚，并通过序后的涌浪及底部旋滚而获

得较大的消能效果。图8.22 是库流形成过程的示意图。

R「 a
h

(a)挑流

R
h

(b)临界流

R「
h.

R

(c)典型应流

h.

(d)淹没应流

R
h

(e)回复底流

图8.22

消能序是结合底流、面流特点的一种综合的消能方式。除序斗外不需要设
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置专门的消力池，故比底流消能节省工程量。同时，消能序消能虽然也需要下

游尾水位较高，但其适应的水深变化范围比面流广些，流态也比较稳定。主要
的缺点是序面及序端容易被序后反向旋滚卷入的河床质磨损；同时，像面流一

样，下游尾水波动较大，冲刷岸坡。消能库消能水力设计的主要任务是根据已

知的水力条件(如单宽流量q、堰顶水头H、坝高P及下游水深h,等),按产

生库流的要求选定库斗尺寸(挑角θ、序坎高度a、库半径R及库底高程)并

计算序后的冲刷情况。

必须指出，本章所述各节只着重研究了在纵剖面方向水流的衔接与消能问

题，所介绍的计算方法主要是用在泄流宽度与原河宽相差不大、水流可简化为

二维问题的条件下。当泄流前沿只占原河宽的一部分，或是多孔闸坝非各孔均

匀开启时，都属于三维(或空间)问题，其水流运动较二维问题复杂得多。

例如边墙急剧或突然扩散时，主流必然脱离边界并形成侧向回流，侧向回流又

会对主流产生横向挤压作用甚至使水流偏斜而导致折冲水流，使衔接情况大为

不利(图8.23)。在水流衔接的空间问题方面，虽然已有一些初步成果，但尚

欠成熟。这一类问题目前主要还是通过试验及三维紊流数值计算求得解决。

A

b?

b? b?

3 h

A A-A

图 8.23

思 考 题

8.1 泄水建筑物下游常采用的水面衔接及消能措施有哪几种?它们各自

的水流特征是什么?

8.2 怎样判别堰、闸下游水流衔接形式(即确定水跃位置),可能有哪

三种形式的水跃产生?

8.3 在什么情况下，堰、闸下游需要修建消力池?如何确定消力池的深

度及长度。
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习题

8.1 有一溢流坝，流量系数m=0.49,当通过单宽流量q=15m3/(s·m)

时，下游矩形断面河槽中的水深h,=5.5m,坝下游收缩断面水深h=0.86m。
(1)求坝顶总水头H?(其中：ε=1.0,σ,=1.0);(2)判别坝下游是否发生

水跃?若发生，指出为何种水跃。

8.2 如图所示，坝高P?与P?均为7m,单宽流量q为8m3/(s·m);流

量系数m为0.49;流速系数φ为0.95;下游水深h,为3m。试求实用断面堰

下游收缩断面的水深，并判断下游的水跃衔接形式。

又
H

r
hhe

题8.2

8.3 高度P为2m的跌水，其出口处设平板闸门控制流量，如图所示。

当流量Q为10m3/s时，下游水深h,为1.4m;河槽为矩形断面，底宽b为

4m;闸门前水头H为1.6m;行近流速?为1m/s;流速系数φ为0.97。试计

算收缩断面水深h.,并判断衔接形式。

8.4 图示矩形断面的陡槽，宽度b为5m,下接一同样宽度的缓坡渠槽。

当流量Q为20m3/s时，陡槽末端水深h?为0.5m;下游均匀流水深h,为1.8m。

试判别水跃的衔接形式；如果水跃从1-1断面开始发生，所需的下游水深应

为多少?

Vo- H

P

Y

th h

N?

分

hJ
N?
K-

iz<ik

N?
K

题8.3 题8.4

8.5 一单孔溢流坝，护坦宽与堰宽相同。试在下列已知条件下设计一降

低护坦式消力池。单宽流量q为8m3/(s·m);堰顶水头H?为2.4m,下游堰

高P?为7m,下游水深h,为3.5m,流速系数φ为0.95(图同题8.2)。
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8.6 某水库溢流坝为5孔，每孔净宽b为7m,闸墩厚2m,各高程如图

所示。今已知各孔闸门全开，通过流量Q为1400m3/s时，上游水位高程为

162.4m;下游水位高程为110.0m;试判断下游水跃衔接形式。若需要，请设

计一消能坎式消力池。

162.4

155.0

7110.0

00.00

题8.6

8.7 某电站溢流坝为3孔，每孔宽b为16m;闸墩厚4m;设计流量Q为

6480m3/s;相应的上、下游水位高程及河底高程如图所示。今在坝末端设一

挑坎，采用挑流消能。已知：挑坎末端高程为218.5m;挑坎挑角θ为25°;反

弧半径R为24.5m。试计算挑流射程和冲刷坑深度，下游河床为Ⅲ类岩基。

26785-
?250.15

≈
55 F

218.5
7210.5

43.00
?180.0

单位：m

题8.7



9液体运动的流场理论

因分析水流的空间维度不同，探索液体运动基本规律有两种不同的途径，

即流束理论和流场理论。

流束理论的内容在本书第3章已作详细阐述，这一理论的基本出发点是把

微小流束看成是液体总流的一个微元体，液体总流就是由无数微小流束所组

成。这样，只要应用机械运动的一般原理找出微小流束的运动规律，然后对整

个液流积分，就可求出液体总流的运动规律。在积分过程中又用断面平均流速

去代替断面上各点的流速，这种分析法，实际上就是把整个总流看作是一股流

束，其误差用动能修正系数、动量修正系数等进行修正。这一方法是把液体运

动看作一维流动，只考虑沿流束轴线方向的运动，而忽略与轴线垂直方向的横

向运动，所以求得的结果在应用上有一定的局限性，并不是液体运动的普遍

理论。

本章将介绍流场理论。这一理论是把液体运动看作是充满一定空间且由无

数液体质点组成的连续介质运动。运动液体所占的空间，叫作流场。不同时

刻，流场中每个液体质点都有一定的空间位置、流速、加速度、压强等，研究

液体运动规律就是求解流场中这些运动要素的变化情况。分析的方法是在流场

中任意取出一个微小平行六面体来研究，应用机械运动的一般原理，求出表达

液体运动规律的微分方程式。这一方法把液体运动看作是三维流动，各运动要

素均是空间坐标(x,y,z)的函数，所以研究的是液体最普遍的运动形式。由

于导出的是一组偏微分方程，而且是非线性的，应用它来求解边界条件比较复

杂问题的解析解，尚有一定的困难。但随着计算流体力学和计算机技术的发
展，已经实现用它来数值求解一些复杂的水流问题。本章的内容将为读者进一

步学习、研究提供必要的理论基础。

9.1流速、加速度

在不同时刻，流场中每个液体质点都有一定的空间位置、流速、加速度、

压强等。要知道液体运动的规律就需要了解这些运动要素的变化情况。但液体

质点是无穷多的，到底用什么方法来表达整个液体的运动情况?在3.1节中已

经讲过有两种不同的表达方法：即拉格朗日法和欧拉法。在水力学中广泛采用
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的是欧拉法。现将各运动要素的欧拉表达法说明如下。

一般情况下，在同一时刻不同空间点(x,y,z)上液体的运动要素是不同

的，即使在同一空间点上运动要素也是随时间t而变化的，所以各种运动要素

是空间位置(x,y,z)和时间t的连续函数。例如不同时刻液体质点通过不同

空间点时流速在x,y,z轴上的投影可用下列形式来表示：

(9.1)

若令上式中x,y,z为常数，t为变数，即可求得不同时刻通过某一空间

定点时各液体质点流速的变化情况。若令t为常数，x,y,z为变数，就可求

得同一瞬间在流场内通过不同空间点的液体质点的流速分布情况(即流

速场)。
现在再来讨论加速度。在流速场中同一空间定点上不同液体质点通过该点

时流速是不同的，即在同一空间定点上流速随时间而变。另一方面，在同一瞬

间不同的空间点上流速也是不同的。若求某一液体质点在空间定点上的加速度

时，应同时考虑以上两种变化的影响。例如图9.1a所示为坝身中的一个泄水

孔，水库内水面随水流外泄而下降。在时刻t,某一液体质点通过渐变段上的

A点，经过时间dt该液体质点运动到新的位置A'。在时刻t,A点流速为u,

u,+a ,而A'点的A'点的流速为u,+adx。在时刻t+dt,A点的流速变为t

(u.+adk)+品(a.+md)dt=u,+dx+dt(略去高阶微流速则变为

量)。在时刻t,通过A点的液体质点的流速为u,,经过时刻dt,该液体质点

u,+dx+运动到A'点，此时该液体质点的流速即为A'点在t+dt时的流速

m,,因此该液体质点通过A点时的加速度应为
(u.⋯

急名式中第一项 代表空间定点上流速随时间的变化率，叫作时变加速度，也称"当地加速度；第二项 代表在同一时刻流速随位置的变化率，叫作位变加



9.1流速、加速度 383

?水面下降 了水面不变

举#A'一 *B*B 4,*A'- *B*B

(a) (b)

图9.1

速度，也叫位移加速度。所以一个液体质点在空间某定点上的加速度应该是时

变加速度与位变加速度之和。

上例是液体质点运动的轨迹与x轴重合的情况。在一般情况下，任一液体

质点在空间定点上的加速度在三个坐标轴上的投影为

(9.2)

因u,,u,,u?是x,y,z的连续函数，在微分时段dt 中液体质点将运动到
新的位置，所以x,y,z又是t的函数，利用复合函数微分的规则，则得加速

度表达式为

???一觉·需出·需出·常出
+,=di=ax+ax di+

出-面贵贵
(9.3)

因出=a,,蛋=a,,=a,代入上式得
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0出一带
+u.,=dt=a+u; (9.4)

丽，时，以上三式中等号右边第一项 表示在每个固定点上流速对时

u,+μ,+间的变化率，即为时变加速度。等号右边第二项至第四项之和

n,,u,+以，+u,u,++u, 是表示流速随坐标的变
化率，即为位变加速度。因此，一个液体质点在空间点上的全加速度应为该两

加速度之和。这个概念同样适用于液体的密度与压强，即

密-密+u,+u,+u (9.5)

密-密+u,+u,+u, (9.6)

假若流场中液体质点通过任一空间点时所有运动要素都不随时间而改变，

这种流动叫作恒定流。这就是说，恒定流时在流场中任一空间定点上，不管哪

个液体质点通过，其运动要素都是不变的。

由定义，恒定流应满足下列条件：

a=-at=0
F=0 (9.7)

P=0

所以，恒定流时运动要素仅为空间坐标的函数而与时间无关：

} (9.8)

如果流场中液体质点通过任一空间点时至少有一个运动要素是随时间而改

变的，这种流动就叫非恒定流。

恒定流时时变加速度为零，非恒定流时时变加速度不等于零。但位变加速
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度是否等于零并不决定于是否是恒定流，而要看液体质点自一点转移到另一点

时流速是否改变。

如图9.1b所示，若在泄水孔的渐变段上取相邻的A,A'两点，在均匀段

上取 B,B'两点，当水库中的水面保持不变时，泄水孔中水流的运动要素不随

时间而改变，故为恒定流。此时A点及B点的流速各保持一个常数，不随时

间而改变，因此A点及B点的时变加速度均为零。但是A'点处的断面小于A

点处的断面，因此A'点处的流速要大一些，这样A点就有位变加速度。而B

点与B'点处的流速是相等的，因此没有位变加速度。

又如图9.1a所示，当水库中的水面随水流外泄而下降时，液体在泄水孔

中流出的情况就不断改变，流速场及加速度场也不断变化，故为非恒定流。此

时A,B两点都有时变加速度，A点还有位变加速度，而B点的位变加速度则

等于零。

9.2 流线与迹线的微分方程

拉格朗日法是研究液体中各个质点在不同时刻运动的变化情况；欧拉法则

是在同一时刻研究不同质点的运动情况。前者引出了迹线的概念；后者建立了

流线的概念。

流线是指某一瞬时在流速场内的一条几何曲线，在该曲线上的每个液体质

点的速度向量都与该曲线相切。根据流线的定义，就可建立流线的微分方

程式。

如图9.2 所示，若在流线 AB上取一微分段 ds,因其无限小，可看作是直

线。由流线定义可知流速向量u与此流线微分段相重合。分别以u,,u,,u.和

dx,dy,dz表示流速向量u和流线段 ds在坐标轴上的投影，则其方向余弦为

2

A dz
dy
dx

H "
B

O u, jy

是

图9.2
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(9.9)

即

(9.10)

由此可知

出-出-出-出 (9.11)

上式就是流线的微分方程。式中μ,,u,,u,都是变量x,y,z和t的函

数。因流线是某一指定时刻的曲线，所以这里的时间t不应作为独立变量，只

能作为一个参变量出现。欲求某一指定时刻的流线，需把t当作常数代入上

式，然后进行积分。

液体流动时，某一液体质点在不同时刻所流经的路线叫作迹线。若图 9.2

中的曲线AB代表某一液体质点运动的迹线时，则所取微分段ds即代表液体质

点在 dt时间内的位移，dx,dy,dz 代表位移 ds在坐标轴上的投影，故

(9.12)

由此可得迹线的微分方程为

密-出-出=d (9.13)

这里的自变量是时间t,而液体质点的坐标x,y,z是时间的函数。在恒

定流时，各运动要素与时间无关，流速只是坐标的函数，所以迹线方程与流线

方程相同，都可用下列微分方程表示：

出-出-出 d-7-d或
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9.3液体质点运动的基本形式

在一般情况下，刚体的运动是由平移及绕某一瞬间轴的转动所组成的，而

液体的运动由于质点间没有刚性联系，所以更为复杂。

设想在液流中取一个微分平行六面体，

各边长 dx,dy,dz如图 9.3 所示，接近坐

标轴原点的一个角点为P(x,y,z),令该

点在各坐标轴上的分速度为u,,u,,u?。其

他各角点的速度假设都与P点不同，其间

的变化可用泰勒级数去表达。例如Q点在

各坐标轴上的分速度为

z

S

R[ ““ dz" P
dx

Q* dy

O y

n,+ adx沿x方向 是

u,+ a. dr沿y方向
图9.3

n.+ a dr沿z方向

同理，可以写出微分平行六面体每个角点的分速度。

由于微分平行六面体各点的运动速度不同，因此经过时间dt后，这个六

面体不但位置要发生移动，而且它的形状也将发生变化。作为组成六面体的每

一个面也将发生这种变化，因此只要分析其中的一个面，例如 PQRS面，就可

以了解整个微分六面体的运动情况。如图9.4 所示，经过时间dt后，矩形平

面PQRS 将达到新位置而变成 P'Q'R'S'的形状。它的整个变化过程可以看作是

由下列几种基本运动形式所组成的。

1.位置平移

由图9.4可以看出，P的分速度u,,u,是矩形平面其他各角点Q,R,S

相应分速度的组成部分。若暂不考虑Q,R,S各点的分速度与P点的相差部

分，则经过时间dt后，整个矩形平面PQRS将向右移动一个距离u,dt,向上移

动一个距离u,dt,达到P'Q?R?S,的位置，但其形状和大小并没有改变。由此

可知：u,,u,,u,是整个微分平行六面体在x,y,z各方向的位移速度。

2.线变形

由于矩形平面 PQRS各角点在x方向的分速度不同，Q对P与R对S在x

方向均有相对运动，因Q,P与R,S在x方向分速度的差值是相等的，均等
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于d dadc所以在 dt 时间内边线 PQ与SR在x方向的伸长均为 同理，

a ddh边线 PS与QR在z方向的伸长均为 因此，经过时间dt后，矩形平面

PQRS因位置平移及边线伸长将变成矩形 P'Q?R?S?。

M
z

M
R?
R'S S? RyM Sdzdr S0z R?

a
doy C?dz

Q'·a  dxdrdp
P' Q? Q?
山+dcd u+

dz R +学山+dxS
u.dr

荒山
“? dM+ ddP Q
μdi dx

O x

图9.4

在各坐标轴方向每秒钟边线单位长度的伸长称为各坐标轴方向的线变形速

率。由定义可求得微分平行六面体各坐标轴方向的线变形速率为

x方向

y方向
(9.14

z方向
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3.边线偏转

现在再来分析矩形平面各角点上与边线相正交方向的分速度的差异对运动

dr,的影响。Q点在2方向的分速度大于P点在z方向的分速度一个数值 因此

mdd,经过时间dt后Q点将比P点向上多移动一个距离 ,致使 PQ发生逆时针

dd,的偏转，偏转角度为dβ。同理，S点将比P点向右多移动一个距离 致

使PS发生顺时针的偏转，偏转角度为da。最后矩形平面 PQRS 经过平移、线变

形及边线偏转变成平行四边形P'Q'R'S'。

由图可知

上式分母中第二项与第一项相比为高阶微量，可略去不计，于是

da=di 出-m或

同理

dB=a 器-或
由图9.4 很明显地可以看出，由矩形平面 P'Q?R?S?变成平行四边形

P'Q'R'S'的过程可以分解为两部分：首先使P'S?顺时针偏转一个角度 da-

∠a,P'Q?逆时针偏转一个角度dβ+∠a,且令该两偏转角相等，这样矩形平

面P'Q?R?S?将变成平行四边形P'Q?R?S?,此时平行四边形P'Q?R?S?的等分角

线P'M与矩形平面P'Q?R?S?的等分角线是重合的，因此矩形平面只有直角纯

变形，没有旋转运动发生。其次再将整个平行四边形 P'Q?R?S?绕通过 P'点的

y方向的轴顺时针旋转一个角度α,(这样原等分角线P'M也将旋转一个角度α
而到 P'M'的位置)变成平行四边形P'Q'R'S'。

由以上分析可知，矩形平面边线的偏转结果产生直角纯变形和整体旋转运

动，现分述如下：

(1)角变形。角变形两边线的偏转角是相等的，即

dα-∠α=dβ+∠a (9.15)
故
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∠a=4c2 (9.16)

将式(9.16)代入式(9.15)可得每一直角边的偏转角为

da-∠a=dβ+4a2=a
由此可知，绕y方向直角边的变形角速度为

o,=4caf=÷(d)=号(+)
同理，可写出绕x及z方向直角边的变形角速度。最后可得

.=2(ay+)

,=号(+) (9.17)

=号(+")
(2)旋转运动。旋转是由于da与dβ不等所产生的，所考虑矩形平面的

纯旋转角为∠a=?(da-4B),故旋转角速度为

o,=a2=2()=}()
同理，可写出绕x及z方向的旋转角速度。最后可得

(-)
,=号(一) (9.18)

号()
由以上分析可知：微分平行六面体最普遍的运动形式系由平移、线变形、

角变形及旋转等四种基本形式所组成。实际运动也可能由其中某几种形式所组

成。例如：直角两边线的偏转角为异向等值时，则只有直角纯变形，没有旋转

运动发生；若直角两边线的偏转角为同向等值时，则只有旋转运动而无直角

变形。
若微分平行六面体的各边dx,dy,dz无限缩小，则微小六面体的极限就

变成质点，这样，以上所述的运动状态即代表在某一瞬时位于P点的一个液体

质点的运动状态。由此可知，一个液体质点的运动也是由平移、线变形、角变
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形及旋转等四种基本形式所组成。

9.4 无涡流与有涡流

在水力学中常按液体质点本身有无旋转，将液体运动分作有涡流与无涡

流两种。若液体流动时每个液体质点都不存在绕自身轴的旋转运动，即w=

w?=w,=o,=0,则称此种运动为无涡流。若液体流动时有液体质点存在绕

自身轴的旋转运动，则称此种运动为有涡流。这是两种不同性质的液体

运动。
涡是指液体质点绕其自身轴旋转的运动，不要把涡与通常的旋转运动

混淆起来。例如图9.5a所示的运动，液体质点相对于0点作圆周运动，

其轨迹是一圆周，但仍是无涡的，因为液体质点本身并没有旋转运动，只

是它移动的轨迹是圆罢了。图9.5b所示的运动，液体质点除绕O点在圆

周上运动外，自身又有旋转运动，这种运动才是有涡的。所以液体运动是

否有涡不能单从液体质点运动的轨迹来看，而要看液体质点本身是否有旋

转运动而定。

br a br a

c d c d
br

c

a
d
●O

br

c
a
d

a
b-

d
c ●0

C

d'

b
a

b a dp C

c d

(a)

a b

(b)

图9.5

无涡流是液体质点没有绕自身轴旋转的运动，也就应满足下列条件：

=2(-)=t
,号(-m)=
o,=÷(u-)=

则
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(9.19)

在流动场中任意一点的分速度为u,u,,u,假设这些分速度可以用某个
函数φ(x,y,z,t)在相应坐标轴上的偏导数来表示：

(9.20)

这个函数φ称为流速势函数，分别对上式取导数：

时-ag4=
时-dg,-

因为函数的导数值与微分次序无关，所以，如果流速势函数存在，是能满足式

(9.19)的，由此可得出结论：如果流场中所有液体质点的旋转角速度都等于

零，即无涡流，则必有流速势函数存在，所以无涡流又称为势流。

式(9.20)依次在等号两边乘以dx,dy,dz,然后相加可得

adx+cdy+=u,dx+u,dy+u,d= (9.21)

若时间t给定时，上式左边是函数φ对变量x,y,z的全微分，故

d?=u,dx+u,dy+u,dz (9.22)

若流速为已知，利用上式即可求出势流的流速势函数。

例9.1 有一液流，已知

试分析液体运动的特征。

解：由所给条件可知流速与时间无关，故液流为恒定流，流线与迹线

重合。
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由流线方程式

dr-d-出
"dr=dy=d可得

将上式积分可得

(vcosa)y-(vsina)x=C

或
y=(tana)x+C

所以流线是一组与x轴成α角的平行线，液流为平面直线均匀流(图9.6)。

y?

\a

O x
图9.6

因=0.a=0,=0 液体质点无线变形； 0.=÷(+)=0,

0.=号(+)=0,0.=2(ax+)=0, 液体质点无角变形；w,=

号(m-m)=0.o,=2(-)=0,o,=÷(-)=0液体质点自
身无旋转运动。

由此可知，该液流为无涡平面直线均匀流，在运动过程中液体质点无变形

运动。

无涡流必有流速势函数φ(x,y,t)存在，在给定时刻

dφ=u,dx+u,dy=vcosadx+vsinady

=v( cosadx+sinady)
将上式积分即可求出流速势函数为

φ=(rcosa)x+(rsina)y+C

或
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φ=u,x+u,y+C

式中C为积分常数。

例9.2 有一液流，已知

试分析液体的运动特征。

解：因该液流流速与时间无关，故为恒定流，流线与迹线重合。由流线方

程式可得

=*=&
积分得

x2+y2=C

=0,=0.由此可知，流线是同心圆族，液体质点作圆周运动。因

0.=之(+)=0,0,=号(m+)=0,=0,液体质点无线变形；

0.=2(+)=0, o,=2(a-)=0,o,=液体质点无角变形；

2(-a)=0,o,=}(ar-a)=k, 液体质点有旋转运动。
由此可知，液体质点一边作圆周运动，同时自身又有旋转运动，但在运动

过程中液体质点并不变形，即形状和大小不变。

有涡流可用旋转角速度的矢量来表征，所以有涡运动的几何描述可以类似

描述流速场一样，引用所谓涡线、涡束等概念。

涡线是某一瞬时在涡流场的一条几

何曲线，在这条曲线上各质点在同一瞬

时的旋转角速度的矢量都与该曲线相

切。涡线的作法与流线相似，如图9.7

所示。与流线类似，涡线的微分方程

式为

z4

0? 03
3 涡线2

b-

O y

出-出- (9.23) x
式中w,w,,w,一般说来是x,y,z,t 图9.7
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的函数，但在积分上式时，t应作参变量。与流线一样，涡线本身也不会相交，

在恒定流时涡线的形状也保持不变。

与流束相类似，任意取一微小面积，通过该面积各点作出一束涡线，称为

微小涡束。在微小涡束断面上各点的旋转角速度可认为是相等的。

类似于流量，若微小涡束的横断面积为do,旋转角速度为w,则wdo 称

为微小涡束的涡旋通量，或称为涡旋强度。

在流体力学中也常用另一物理量，叫作速度环量，来表示涡旋的强弱。

在运动液体所占的空间，取任意封闭周线 C,在周线上彼此相距As的各

点处画出某一瞬时在这些点上的流速矢量u以及在这些点上顺周线绕行方向的

Eucads,切线，这些流速矢量与切线之间的夹角为α(图9.8),写出和数

该和数的极限等于沿封闭周线的积分，即

fr =lim 三ucmas = fucsaAs = fucs(u,d)ds
「称为沿封闭周线C的速度环量。如果在周线上切向速度与所取的周线绕行方

向相同，则速度环量为正，否则为负。

z4

u /
a A
ds

O y

图 9.8

由解析几何可知，两直线夹角的余弦等于两直线方向余弦的对应乘积之

和，故

cosa =cos(u,ds)= cos(u,x)cos(ds,x)+

cos(u,y)cos(ds,y)+cos(u,z)cos(ds,z)

=发重+出+
即
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ucos(u,ds)ds=u,dx+u,dy+u,dz
因此速度环量也可写成下列形式：

r=(u,dx+n,dy+n,) (9.24)

若液体的运动是无涡的，必有流速势函数存在，而且由式(9.22)代入

式(9.24)得

r=fdp=[o]}=φ?-φ?=0
由此可得出结论：当流速势为单值时，沿无涡流空间画出的任意封闭周线

的速度环量都等于零。因此利用速度环量也可确定液体运动是有涡流还是无涡

流。现举例如下。
u?=r?0例9.3 以角速度w绕垂直于纸面的轴线O像

刚体一样旋转的液体(图9.9)。试问该液体运动

是有涡流还是无涡流。

M=r?o

Qθ
解：对应于半径r?,r?的圆周速度分别是u?=

r?w,u?=r?w。任意取一圆心角0,图中所画斜线

部分沿周线的速度环量为

2
y O

F=u?r?θ-u?r?θ=6w(层-f)
因所论区域的面积

图9.9

a=?mur =2(3-r)
或

θ(层-片)=22
故

F=2w2
由此可知，速度环量等于旋转角速度w与所论区域面积2乘积的2倍。

以上结论显然也适用于圆的任何切割部分， “ f
因此所有液体的运动都是有涡的。 “ g
例9.4 再来观察一个液体运动，如图9.10所

示，它的流线都为绕 O点的同心圆，不过周线上

任何一点的切向速度v的大小均等于
之 h0
上 0

,其中C=

常数，r为半径。试问这一液体运动是有涡流还是

无涡流。

yd

ba

解：取图中斜线部分周线的速度环量： 图9.10
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r=1;0-rθ=G?O-Gθ=0
所以讨论区域是无涡运动。这一结论可适用于任何不包括圆心的周线agfbceh-

da,所取速度环量均等于零。若取绕O点的闭合圆周作为周线就得

=2mm=2mr=2nC=常数
所以任何包括O点的圆周速度环量均不等于零，而且当半径r自≈至0,速度

环量均等于同一常数2πC。由此可知仅在O点有涡旋存在，在流体力学中称

这个点为奇点，这种液体流动为单纯环流。

9.5恒定平面势流的流速势及流函数

由9.4节可知，液体运动可分为有涡流及无涡流。无涡流一定有流速势存

在，所以也称为势流。严格地说，具有粘滞性的实际液体的流动都不是有势流

动，就是理想液体的流动也可以是有涡流。但一般的液流都是从静止状态开始

的(如在水库或容器中),在这种情况下，理想液体的流动都将是势流。在求

解实际液体的运动问题时，根据边界层的概念(详见9.9节),在边界层以

外，可以看作是理想液体的流动，因此，欲求解实际液体的运动问题，也需要

求出边界层以外势流部分各运动要素的分布规律。此外在某些情况下，如雷诺

数极大的水流，惯性作用占主导地位，粘滞性对水流的作用可以忽略，这样就

可近似地把实际液体看作是理想液体，用势流理论来求近似解。尤其是平面势

流的理论在现代水力学中有一定的实用价值，例如孔口、内插管嘴、闸孔出

流、深式底孔的进口、波浪、渗流及高坝溢流等问题都可应用势流理论来求

解，且其正确性已为试验所证实。

势流必有流速势φ(x,y,z)存在，对平面势流来说，流速势φ与流速的关

系为

(9.25)

对不可压缩液体，p=常数，故平面势流的连续性方程式可写成

+=0 (9.26)

将式(9.25)代入式(9.26)得
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+=0 (9.27)

上式就是拉普拉斯(Laplace)方程，所以流速势是一个调和函数。

平面势流的流速场完全由流速势φ来确定，若能求得流速势φ,应用式

(9.25)就可求出各点的流速在各坐标轴方向的分量及流速本身，这样就求得

了流速场。再应用能量方程式就可求得压强场，所以求解平面势流问题归根到

底还是如何求解满足一定边界条件(非恒定流时还有起始条件)的拉普拉斯

方程式问题。

9.5.1流函数及其性质

求解平面流就是要探求它的流动场和流动图形，要研究平面流的流动图

形，首先要研究流线。x-y平面的平面流，其流线方程式为

出-出
或写作

u,dy-u,dx=0 (9.28

很自然地会提出这样的问题：上述流线方程式可否积分成普通方程式?一

看就知道，在某一确定时刻，若上式左边是某一函数ψ(x,y)的全微分，则上
式就可积分，即

dψ=u,dy-u,dx (9.29)

此函数ψ(x,y)叫作平面流的流函数。

在某一确定时刻两个自变量的函数ψ(x,y)的全微分可写作

dy=adx+ (9.30)

比较式(9.29)及式(9.30)可知流函数ψ(x,y)存在的充分必要条
件为

(9.31

将u,对x求导数，u,对y求导数，并相加得

取-,=-
+=0
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上式就是平面流的连续性方程式。由此可知：流函数存在的充分必要条件就是

不可压缩液体的连续性方程式，所以不可压缩液体作平面的连续运动时就有流

函数存在。

为了说明流函数在研究平面流中的实用意义，先说明流函数的性质：

1.同一流线上各点的流函数为常数，或流函数相等的点连成的曲线就是流线

在某一确定时刻，ψ是平面位置(x,y)的函数，在x-y平面内，每个

点(x,y)都给出ψ的一个数值，把ψ相等的点连接起来所得曲线，其方程

式为
ψ(x,y)=常数

或
(9.32)dψ =0

由式(9.29)、式(9.30)及式(9.32)可知

dy=alx+ady=a,dy-u,dx=0 (9.33)

上式就是流线方程式(9.28)。由此可知：流函数相等的点连接起来的曲线就

是流线。若流函数的方程式能找出，则令ψ=常数，即可求得流线的方程式，

不同的常数代表不同的流线。

2.两流线间所通过的单宽流量等于该两流线的流函数值之差

在平面流中任意两根流线上各取点a及b,通过ab任意连一曲线ab,在

该曲线上任意取一点M,令M点的流速在

x,y方向的分量各为u,u,,通过M点

在 ab上取一微分段 ds,ds在x,y方向的

分量各为 dx,dy。由图9.11 可以看出，

通过ds段的微小流量为

y

a
-Va

Mdy
dx

b -
dq=u,dy-u,dx "y

所以通过曲线 ab的流量为 0 x

9a=?dg=?(u,dy-u,dx) 图9.11

由式(9.29)可知，u,dy-u,dx=dψ,故上式可写作

9a=?dψ=ψ.- (9.34)

由此可得出结论：任何两条流线之间通过的单宽流量等于该两条流线的流函数

值之差。
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3.平面势流的流函数是一个调和函数

上述两个性质对有涡流或势流都是适用的。当平面流为势流时，则

o,=2(a-)=0
即

-=0
将式(9.31)代入上式得

+=0
上式就是拉普拉斯方程。所以平面势流的流函数与流速势一样是一个调和

函数。

9.5.2 流速势及等势线

平面势流必有流速势φ(x,y)存在，且

(9.35)

函数φ(x,y)的全微分为

de=dx+d
将式(9.35)代入上式得

d?=u,dx+u,dy (9.36)
4是平面位置(x,y)的函数，在x-y平面内每个点(x,y)都给出φ的一

个数值，把φ值相等的点连接起来所得的曲线就称为等势线，所以等势线的方

程式为
p(x,y)=常数

或

dφ=0
将式(9.36)代入上式可得

dq=u,dx+u,dy=0 (9.37)
若流速势的方程式能找出，则令φ=常数，即可求得等势线的方程式，不

同的常数代表不同的等势线。

例9.5 图9.12所示为一平行于x轴的均匀等速流，其流速为均匀分布，



9.5 恒定平面势流的流速势及流函数 401

各点均为U。

y+

W?

ψ?

W? U

ol
Po P1 P2 P? xP4

图9.12

(1)证明该平面流为势流；

(2)求其流线方程式；

(3)求其等势线方程式。

0,=}(ax-a)=0,解：(1)因u,=U,u,=0,故 ,为平面势流。

(2)由式(9.29)dψ=u,dy-u,dx =Udy,积分得

ψ=Uy+C

式中C,为积分常数。同一流线上ψ=常数=C?,即在同一流线上

ψ=Uy+C?=C?
故

y=C-
上式即为流线方程式。不同的C值代表不同的流线，如图9.12 中的实线所示。

(3)由式(9.36)得

d?=u,dx+u,dy=Udx
积分得

φ=Ux+C'

式中C|为积分常数。同一等势线上φ=Ux+C'=C2,故

x=C-5
上式即为等势线方程式，不同的C'值代表不同的等势线，如图9.12 中的虚线

所示。
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9.5.3 流函数与流速势的关系

1.流函数与流速势为共轭函数

由前面分析可知，在平面势流中任何一点都有一个流函数ψ及流速势

,且

由此可得

(9.38)

在高等数学中满足这种关系的两个函数称为共轭函数。所以在平面势流中

流函数ψ与流速势φ是共轭函数。利用上式知道u,,u,,就可推求ψ及φ,或
知道其中一个函数就可推求另一个函数。

2.等流函数线与等流速势线相正交，即流线与等势线相正交

等流函数线就是流线，其方程式为

dψ=u,dy-u,dx=0 (9.39)

流线上任意一定点的斜率为

m,-出
等流速势线就是等势线，其方程式为

d?=u,dx+u,dy=0 (9.40)

在同一定点上等势线的斜率为

m?==-
故

m,ms=2(-2)=-1
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由此可知，流线与等势线在该定点上是相正交的。

9.5.4 流函数与流速势的极坐标表示法

有些平面势流采用极坐标来分析要方便得多。极坐标用r及θ来表示，如

图9.13中C点的坐标为(r,θ),C点的

流速沿r方向用u,来表示，与r正交方向

用u。来表示。由该图可以看出，直角坐

标与极坐标的关系如下：

y

B ,
C 9x=rcosd

y=rsinf A
Pagr=√&+y

\0O=arctan 0 x
现在讨论一下流函数与流速势的极 图9.13
坐标表示法：如图9.13 所示，A点的极

(r-学、0-空), (r+空，0+空),坐标为( 其流函数为ψ;B点的极坐标为( ,其流

函数为ψ。二流线之间流函数的变化为

dψ=ψg-ψ?=通过AB的流量

流速u,沿r方向自AB流出的流量为u,rdθ,流速u。沿与r正交方向向AB流

进的流量为-udr,故上式可改写成

dψ=通过AB的流量=u,rdθ-u,dr (9.41)
又因

dy=alo+dr=ado+ar (9.42)

比较式(9.41)及式(9.42)可得

(9.43)

同样对流速势φ可得
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由此可得

(9.44)

9.6 液体运动的连续性方程

因液体是连续介质，若在流场中任意划定一个封闭曲面，在某一给定时段

中流入封闭曲面的液体质量与流出的液体质量之差应与该封闭曲面内因密度变

化而引起的质量总变化相等。如果液体是不可压缩的均质液体，则流进与流出

的液体质量应相等。以上结果用数学分析表达成微分方程，就叫作液体运动的

连续性方程。
现设想在流场中取一空间微分平行 z+
六面体(图 9.14),六面体的边长为

dx,dy,dz,其形心为A(x,y,z),A点

的流速在各坐标轴的投影为u,,u,,

u?,密度为p。

4.
d-
dx

经一微小时段 dt 自后面流入的液

体质量为

dy

O y

(p-梁生)(v,-a)dddr 号

图9.14自前面流出的液体质量为

(p+2)(u,+ar2)dydxdi
故dt时段内在x方向流入与流出六面体的液体质量差为

(p-⋯生)(u,-a)dyddi-

(p+些)(u,+)dddr

=(n+p )dyla
=-tu adyddt

同理，在dt时段内流进与流出六面体的液体质量之差：
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-ta.)adyddi在y方向为

a.ddydad在：方向为

故在dt时间内流进与流出六面体总的液体质量的变化为

-["m]+]+]dytdh
又六面体内原来的平均密度为p,总质量为pdxdydz;经dt时段后平均密

度为p+⋯山，总质量变为((p+)dsdyd,故经过d时段后六面体内质量总
变化为

(p+ u)dsdyds -pdxdyds=ddyddt
在同一时段内，流进与流出六面体总的液体质量的差值应与六面体内因密

度变化所引起的总的质量变化相等，即

udydsd =-[“u]4u]4]dddsd
除以 dxdydzdt 后得

密+[m]+a2*]=0 (9.45)

上式就是可压缩液体非恒定流的连续性方程。

对不可压缩液体，p=常数，因此得连续性方程为

a+a+=0 (9.46)

或写作 divu=0,式中 div u叫速度散量，是个标量。

x前，正由式(9.14)可知， 分别表示微分平行六面体沿x,y,z

a ddi,各方向的线变形速率。所以，微分平行六面体沿x方向的线变形为

 dodbtd 和a ddyddl;体积变化为 同理，沿y和z方向的体积变化为

dxdydzdr,故微分平行六面体的体积总变化为

(x+a)dodyddt
由式(9.46)可知，此体积总变化等于零。这说明液体微分平行六面体虽有
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平移和线变形，但其体积大小保持不变。也就是说，如果一个方向有拉伸，则

另一个方向必有压缩。

对不可压缩液体，可从连续性方程式(9.46)得到

div adv=()ddyd=0 (9.47)

根据高斯定理，上式的体积积分可用曲面积分来表示：

div uadv = u,s (9.48)

式中：s是体积V的封闭表面；u。为封闭表面上各点处流速在其外法线方向的

fu,ds投影，曲面积分 称为通过封闭表面的速度通量。

由式(9.47)及式(9.48)可得

Fuh=0 (9.49)

恒定流时，流管的全部表面积s包括两端断面和四周侧表面。在流管的侧

表面上u=0,于是式(9.49)的曲面积分简化为

-[u,dh,+aHA=0
式中A,为流管的流入断面积，A?为流管的流出断面积。上式第一项取负号是

因为流速u?的方向与dA,的外法线的方向相反。由此可得=
或

Q?=Q?=常数

这就是说，恒定流时流管一端有流量Q流入，对不可压缩液体，另一端

必有同样的流量流出。此与第3章中所求得的不可压缩液体恒定流的连续性方

程完全一样。

9.7 理想液体的运动微分方程

前面讨论了液体运动的表达方法，分析了液体各种运动的特点。但是研究

的只是液体运动本身，没有涉及引起液体运动的原因及条件。从本节开始将研

究因外力作用而引起液体运动的规律。本节先研究理想液体的运动规律。虽然

实际上并不存在理想液体，但在有些问题中，如粘滞力比其他力要小得多时，



9.7 理想液体的运动微分方程 407

为了分析问题简单起见，可把粘滞力略去不计，用理想液体去代替实际液体，

其结果有足够的准确性。所以研究理想液体动力学是有实际意义的。

9.7.1 理想液体动水压强的特性

第一，理想液体动水压强的方向与受压面垂直并指向受压面。因为理想液

体无粘滞性的作用，虽有质点的相对运动，也不会产生切应力，所以在作用面

上的表面力只有压应力，没有切应力，因此理想液体的动水压强总是垂直并指

向受压面。

第二，在理想液流中，任何点的动水压强在各方向上的大小均相等。这可

由下列方法得到证明：

在理想液体流场中取一微小四面体 z4

OABC,如图9.15 所示。四面体的三个

C边OA,OB,OC是相互垂直的，而且与

三个坐标轴x,y,z相重合。倾斜面
AyA

Az
P,AA.△ABC 是任意选取的，其面积为△A。。假

设作用在四面体四个表面上的平均动水

压强各为P,P?,P?及p,各个面上的

2p.AyA:,是p,AxA=,动水总压力各为

naa AO
B△x y

A

x pAAy
p.AAy 及p,AA。令四面体单位质量
所受的质量力在各坐标轴上的投影分别

图9.15

为f,f,,f?。由理论力学可知，以上所有的表面力和质量力在各坐标轴上投

影的代数和应等于该四面体的质量与加速度在各坐标轴上投影之乘积。若用

a?,a,,a,表示加速度在x,y,z轴上的投影，则可写出x方向的动力方程为

2D.Ay△s-pAA,os(n,t)+pAxAya

=△AA
AA,co(n,x)=AA,=÷AyA=,因 ,代入上式化简得

D.-D.+÷Hp△=3p△xa,x方向

D,-D.+÷fpAy=÷pAya,y方向同理
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D-P?+÷p△==3p△anz方向

当△x,△y,△z向0点缩小而趋近于O时，微小四面体就变成一个点0,

p,P,p,及p。就变成作用在0点上不同方向的动水压强。取△x→0,Ay→0,

△x→0时的极限，则P=Pn,P,=P,P?=P,故P?=P,=P?=Pno
由此可知，理想液体动水压强的特性是与静水压强的特性完全一样的。

9.7.2理想液体运动微分方程——欧拉方程

设在理想液体流场中任一点A(x,y,z)的动水压强为p,速度为u,,u,,

u。以A为中心，取一微分平行六面体，令其各边长为dx,dy,dz分别平行

于x,y,z轴，如图9.16所示。

p-器些24

4.
dz
dx

器些， dy
p+-

y

图9.16

作用于六面体的力有表面力与质量力。

n-表面力只有动水压力。作用在六面体后边表面上的平均动水压强为

空，而前边为p+空。 由此可得出作用在后边表面上的总动水压力为
(p-⋯生)dyd, (p+器生)dhd。,作用在前边表面上的总动水压力为 作用于

其他四个表面上的总动水压力也可用同样方法求得。

假设单位质量的质量力在各坐标轴方向的投影为f,f,,f、则作用于六

面体上的质量力在x轴上的投影为fpdxdydz。

所有作用于六面体上的力在x轴上的投影的代数和应等于六面体的质量与

加速度在x方向的投影之乘积，即

fptodyd+(p-梁尝)dbst-(p+豁当)dsds=ptudyd
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化简得

同理 (9.50)

上式就是理想液体的运动微分方程。该方程是由欧拉在1775年首先推导

出来的，所以也称为欧拉方程。这些方程对不可压缩的液体或可压缩的气体都

是正确的。对前者密度p值为常量，而后者p值为变量。

对静止液体，u,=u,=u?=0,代入式(9.50)得

(9.51)

上式称为静水力学欧拉平衡方程。

在9.1节中曾讲过加速度为时变加速度与位变加速度之和，若将式(9.4)

代入式(9.50),欧拉方程可用展开的形式来表示：

6.-方器=前+0,+,
前+u,部f,-Dap=a+u, (9.52)

1-方器
对不可压缩的理想液体而言，p为已知常量，单位质量力f,f,,f.也是已

知的，未知量仅为p,u,,u,,u,。若联立求解欧拉方程(9.52)及连续性方

程(9.46),从理论上来说，在理想液体中任意点在任意时刻的流速和动水压

强是可以求得的。

9.7.3葛罗米柯方程及其积分

为了使理想液体运动微分方程便于积分，葛罗米柯把欧拉方程作如下的
改变：
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因u=√可试可，由此可写山学?对x轴的偏导数的表达式：
品(2)=品(+2+)=n.+,a+

故

n.=是(兰)-0,-
将上式代入欧拉方程组(9.52)的第一式得

1.-方器-m=品(2)-0,-0,u,+u
(2)-0,(歌一)+u()

a-m=2o,,-ar=2o,,因 ,代入上式整理后可得

6-方部-品(号)-m-2(u,-x,m)
,m)-t.of,-D部-品(2)同理 (9.53)

1-1-是(5)--2(sm.-bm)
上式是葛罗米柯在1881年推导出来的，叫作葛罗米柯方程。葛罗米柯方程只

是欧拉方程的另一种数学表达形式，在物理本质上并没有什么改变。但葛罗米

柯方程把旋转角速度引入方程式中，对于无涡流，可令w,w,,w,等于零直

接代入方程中，应用十分简便。

若作用于液体上的质量力f,f,,f,是有势的，由理论力学可知，势场中

的力在x,y,z三个坐标轴上的投影可用某一函数U(x,y,z,t)的相应坐标轴的

偏导数来表示：

(9.54)

式中U(x,y,z,t)称为力势函数，又因液体是不可压缩的，p=常数，将上式代

入式(9.53)得
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品(0-B-号)-=2(4m,-0)
(u.o,-t.o,)(u-P-2): =2( (9.55)

(0-6-号)-m-2(am.-k)
上式就是作用于理想液体的质量力是有势的条件下的葛罗米柯方程。这个方程

可适用于理想液体的恒定流与非恒定流、有涡流及无涡流。现将葛罗米柯方程

在恒定流及非恒定流情况下的积分分述如下。

1.理想液体恒定流的能量方程

===0,恒定流时， 则式(9.55)可简化为

品(0-分-号)=2(u,-t,)
m,-u.a.)(u-B

-号)=2(u,m,-u,o,)|U-

以坐标任意增量 dx,dy,dz分别乘以上三式各项，然后相加得

a(U-P-兰)dx+司(U-P-号)4y+意(U-B-号)
=2[(u,w,-u,w,)dx+(u,w,-u,w,)dy+(u,w,-u,w,)dz]

因恒定流时各运动要素与时间 t无关，因此上式等号左边为

(u-分-兰) (u-P-兰).对空间坐标的全微分 等号右边可用行列式的形

式来表示，即

4 (9.56)

:显然，当 )时，上式是可以积分的，积分后得

u-日-二=常数
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或

B+号-U=常数 (9.57)

上式就是理想液体恒定流的能量方程。这个方程是在1738年由伯努利(Ber-

noulli)求得的，称为伯努利方程。从推导过程中可知该式的适用范围为

(1)作用于理想流体的质量力是有势的；

(2)液体是不可压缩的，p=常数；

,存在下列条件之一：(3)行列式

①o?=o,=w?=0,这一条件是液流为无涡流，即液流为势流时，式

(9.57)可适用于全部势流中，不限于在同一根流线上。

②u?=u,=u?=0,这一条件系指液体是静止的，即式(9.57)适用于液

体处于静止状态时。

出-出-齿，③ ,这一条件是流线方程式，即式(9.57)可适用于理想液

体恒定流的同一根流线上。

出-=出,④ ,这一条件是涡线方程式，即式(9.57)可适用于理想液

体恒定涡流的同一根涡线上各点。

0.-=0,=0,⑤ 这个条件是指恒定流中以流线与涡线相重合为特征的螺

旋流，即式(9.57)适用于恒定螺旋流。很明显地可以看出上式为流线方程

与涡线方程的合并。所谓螺旋流系指液体质点既沿流线方向运动，同时在运动

过程中又绕流线旋转。

显然，在实际应用时，首先必须确定伯努利方程中的力函数U值。现在

介绍在实用上常见的两种情况。

(1)当作用于液体上的质量力只有重力时

若质量力是有势的，即

f.=、F,=,4=
故

du=adx+dy+=f,dx+fdy+fd
当质量力只有重力时，
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f?=0,f,=0,f?=-g
因此

dU=-gd

积分得U=-gz+C,C为积分常数。代入式(9.57)得

=*+2=常数 (9.58)

若应用于前述的液流适用范围内的任意两点上，则上式也可写作

++2=3+位+2 (9.59)

式(9.58)或式(9.59)也称为理想液体恒定流的绝对运动的伯努利方

程。就是说，液流的固体边界对地球没有相对运动，作用在液体上的质量力只

有重力而没有其他惯性力。

(2)当作用于液体上的质量力除重力外还有离心惯性力时

例如离心水泵中的液体运动就是这种情况，一方面液体沿固体边界运动，

另一方面此固体边界对地球又有相对运动。

图9.17 为离心式水泵的叶轮示意图。一方面液体在叶片之间由中心向外

运动，另一方面叶轮以等角速度w绕垂直轴作旋转运动。

Wz<

2

2
2
W

1 1'

z|

i

M?

x ●

w2yt
o2x
w2r o

-g

*y

图9.17

假定在叶片中运动的液流严格地沿叶片的对称线方向运动，也就是说叶轮

入口断面1-1处的相对速度w,与叶轮出口断面2-2处的相对速度w?皆与叶
片对称线相切。并用u?及u?表示入口断面1-1及出口断面2-2处的圆周速

度，以r?及r?表示断面1-1及断面2-2处的半径，则u?=or?,t?=or?。
对于图9.17 所示的坐标轴来说，单位质量的质量力为
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故

dU=f,dx+f,dy+fdz=w2xdx+w2ydy-gdz
积分得

u=“+-g+C=2x2+y3)-gx+c

=“-g+c (9.60)

在相对运动情况下，伯努利方程中流速u应该用相对速度w代替，将式

(9.60)代入式(9.57)得

B+-空+g=c
因圆周速度u=wr,代入上式整理后得

=0 (9.61

对于断面1-1,断面2-2两处写能量方程式：

2-2=++2 (9.62)

或

(3+m+)-(3+m+)-“2 (9.63)

式(9.61)、式(9.62)或式(9.63)就是当质量力包括重力和离心力时液体

相对运动的伯努利方程。

2.理想液体非恒定流的能量方程

理想液体非恒定流的能量方程可由葛罗米柯方程积分求得。葛罗米柯方程

的特点是直接把液体质点的旋转角速度反映在方程中，所以对非恒定无涡流应

用非常方便，但对非恒定涡流则仅在一定条件下才能积分。现将这两种情形下

对葛罗米柯方程的积分分述如下。

(1)非恒定无涡流

无涡流时w,=w,=w,=0,于是葛罗米柯方程(9.55)具有下列形式：
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a(U-B-兰)-m=0
)-=0 (9.64)

号-0
对上式进行积分是有困难的，必须将它改变形式。势流必有流速势函数

φ(x,y,z,t)存在，它对各坐标的偏导数分别等于

n,=,u,=F,v,=
以上各式对t取偏导数，得

=司(部),=a(部),=品()
因导数的数值与取导的次序无关，故

m=a(部),时=0(部),=(部)
将以上各式代入式(9.64)得

品(U-p-号-部)=0|
-)=( (9.65)

-号--0
上式依次分别乘以 dx,dy,dz 然后相加得

品(U-P-兰-部)x+前(U-世-兰-部)
品(U-P-2-部)dE=0

对某一指定时刻，上式可写作

(u-P-号-噩)=0
积分得

u-B-号-盟-C
上式说明理想液体势流场内，在某一指定时刻 t,任何位置的
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(u-p-兰-部均相等，都等于某一常数 C?,但在不同时刻就有不同常数，
所以积分常数 C,是时间的函数，故上式可写成

u-P-2-=C;() (9.66)

当质量力仅为重力时，U=-gz+C。代入式(9.66)得

e++=c() (9.67)

上式就是理想液体非恒定无涡流的能量方程，或称为拉格朗日方程。该式在研

究无涡移动波时应用很广。

(2)非恒定涡流

在这种情况下，葛罗米柯方程(9.55)只有当非恒定流各空间点上的流

速方向不随时间而变化时才能积分。如刚性管壁管路中的非恒定流就属于这种

情况。此时，流线与迹线重合，因此如以dx,dy,dz表示同一流线上坐标的

微分增量，则dx=n,dt,dy=u,dt,dz=u,dt,将葛罗米柯方程(9.55)中三

个方程左边分别依次乘以dx,dy,z,而右边分别乘以u,dt,u,dt,u,dt,然

后相加，得

a(u-P-2)dx+司(U-P-兰)4y+a(U-B-兰)
=(adx+ady+) (9.68)

因(U-P-兰)是空间位置及时间的函数，若应用于同一根流线上，空间

(u-B-兰)位置也可用沿流线上的长度来表示。这样， 也是沿流线上的长度

与时间的函数，即

(u-P-兰)=f(x,y=,1)=F(xI)
因此上式全微分可写成

(v-B-兰)=意(U-P-号)dx+(U-P-号)4y+
品(U-P-兰)山+高(U-B-号)
(u-P-号)s+(u-B-兰)

由此可得
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a(u-B-兰)4x+京(U-B-三)45+a(U-B-2)
意(1-P-兰)4s

将上式代入式(9.68)得

(U-P-兰)ds=adx+ady+山 (9.69)

出-出=出=出 dx=n.出，dy=n,出、dx=n,出。由流线方程 ,可得( 代

入式(9.69)得

(U-B-2)dk=}(n.m+u,+u,)s (9.70)

又因 u2=u2+u2+u2,对t取偏导数得

2u at=2(u,a+u,a+ua)
整理后可得

}(n.m+u,+u)=a
故式(9.70)可写作

(U-B-号)h=a
若质量力仅为重力时，U=-g+C,代入上式，积分后可得

+P0+20=3++2+J (9.71)

上式就是理想液体涡流的能量方程。该方程只能适用于流线与迹线重合时

的非恒定流，而且只能用于同一根流线上。

9.8实际液体的运动微分方程

9.8.1 实际液体运动时所产生的内应力

上节所讲的都是理想液体的运动规律，但在自然界中所存在的液体都是有

粘滞性的，由于粘滞性的存在，有相对运动的各层液体之间均将产生切应力。

因此在运动液体中任意划出一个平面z(图9.18),作用在该平面上任意一点

A的表面应力将与理想液体情况不同，并非内法线方向，而是倾斜方向的，如
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图中p?。P?在x,y,z三个方向均有分量：一个与z平面成法向的正应力P,

称为动水压强；两个与z平面成切向的切应力p及P?,也可用r及r?,来表
示，即Pa=Ta,P=T,。以后以p表示正应力，r表示切应力。在p或r的右

下角加两个脚号，第一个脚号表示应力所作用的面与那一个轴相垂直，第二个

脚号表示应力作用方向与那一个轴平行。

Z* Pe

A

Pa=Tx

P:

2平面

x
O y

图9.18

下面分别来讨论一下实际液体切应力与动水压强的性质和大小。

1.切应力的性质和大小

液体运动时由于各点的流速不同，故在液体内部有相对运动发生，有相对

运动的两层液体间由于粘滞性的存在必有切应力发生。若在分层运动的实际液

体中分离出一个微分平行六面体，该六面体在时间t时在xOz平面上的投影如

图9.19所示为一矩形ABCD。AD边的流速为u,BC边的流速为u+du。经过

时间dt后AD边沿x轴方向运动距离udt;同时BC边运动距离(u+du)dt。因

此矩形 ABCD将改变形状，边线AB将偏转一个角度dθ。由图可知 tan dθ=

出-出当 do极小时 tan dθ≈d0,因此 这就是说，在分层运动的实际液

体中直角边的变形角速度与流速梯度相等。因此牛顿内摩擦定律可写成下列

形式：

r=n出=n出 (9.72)

在流体力学中也把上式扩大应用到实际液体的三维流动中，图9.20a为从

实际液体中分离出来的微分平行六面体在xOz平面上的投影，各点的流速是不

相等的，经时间dt后将发生直角变形如图9.20b所示。BC边对AD边来说有

相对运动，产生切应力r。如图9.20c所示，其总直角变形为dθ=da+dβ,

直角变形速度为
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4

d-

B

A

C

D

u+du

u

dudr

dg
B

A D

C

0

图9.19

出。正。
故

7m=n=n(正+)
24

3u验 dzdrdz 2zB CC Btado

印非
B Cc /B do
4βd? D

李H?
A D A"A D Adx

 dadr
0 x

(a) (b) (e)

C

D
da

dθ

(d)

图9.20

同理，DC边对AB边来说也有相对运动，产生切应力r相当于图9.20d

所示，其直角变形速度仍为

d=4cd=m+
因此

Tm=n(a+)
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由此可得

7m=7m=n(x+)
将微分平行六面体投影到xOy平面及 yOz平面，用同样方法可求出T,
7.及ry,T?。最后可综合写成

=7m=n(a+ax)
(x+)g (9.73)

=n(+)=T

由该式可知：作用在两互相垂直平面上且与该两平面的交线相垂直的切应

力大小都是相等的。

2.动水压强的性质和大小 24

在运动的理想液体中，任意点的

动水压强各方向都是相等的，那么在

实际液体中任意点的动水压强的性质

是否也一样?以下讨论这个问题。

D ,C

Hf G
少 B
d
dx

如图9.21 所示，在运动的实际液

体中分离出一个微分平行六面体，并

将其分成两半，取出上半三棱体来分

析，各面上所作用的表面力有正应力

E dy F

O y

x

和切应力，如图9.22 所示。假设在y 图9.21

2pgdsdyd。方向的加速度分量为a,,重力为

10z*
/1D C
11 图中：1.Pa 2.T2- 125 t3 3. Tm 4. Pw 5.Hf 714 G y 6. T 7.P+

tp+dx 9.t+dr
4- 4

1s8 13
7 8.z'*

1410.Pm 12. TE
13.Pa 15.T?y\a

O y
x

图9.22
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根据牛顿运动第二定律可写出沿y方向的动力平衡方程式：

p,dds+r,ddy-7.2dya+?(++d)dyd-
pdxdsina-rrydxdseosa=2pdsdyda,

因dssina=dz,dscosa=dy,代入上式，除以 dxdz得

P +r?cdta+是dy-Pw-rycoa=2puba,
当 dx,dy,dz 趋近于零时，该三棱体变成一点，P,y,Pa,P?就是该点各

方向的动水压强。上式中含有 dy的项与其他各项相比是一阶无限小量，可略

去不计，上式可简化为

P,y-P?x+(T-T-y·)cota =0

故

Pu≠P
另取正交坐标系Ox',Oy',Oz',令Ox'轴与Ox轴重合，0y'轴平行于AE-

GC平面。根据牛顿第二定律可写出沿 Oy'轴的动力平衡方程式，化简之，其

中含有 dx,dy,dz的项与其他各项比较是一阶无限小量，可以略去不计，最

后可得

T:y=Ts(cos2α-sin2a)+(P,,-P)sinacosa (9.74)

故

Pu≠Pa
由此可知，P,,≠p=≠px,即在实际液流中任一点的动水压强各方向是
不相等的。所以在实用上均采用任意三个正交方向的动水压强的平均值来

表示：

p=Pu+p
此平均动水压强是与方向无关的。这可证明如下：

若以u,,u,,u,表示A点在Ox,Oy,Oz坐标系上的分速度，以u,,u,,

u.表示A点在Ox',Oy',Oz'坐标系上的分速度。对两个不同坐标系而言可得

7m=n(部+)
Ty=n(+)

将以上两式的r及r代入式(9.74)得
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n(+)=n(+)(c2a-sna)+(p,-p.)sinaca (9.75
又由坐标转换原理(参看图 9.23)

可得

"
z4

“,A

?= cos a(9.76)⋯ 2
(9.77) y'sin aa由式(9.76)可得

O[ y sin c y

-dd} (9.78) y'cos a

又由式(9.77)中第一式得 图 9.23

(9.79)

由于速度是坐标函数，故在Oyz 坐标系内

du,=db+a
将式(9.78)代入上式得

du,=m(ooady'-sinad:')+(sinady'+coad:')
(9.80)

-(osa a+sinaa)dy+(-sina +osa a)
在Oy'z'坐标系内

du, =aydy'+a山 (9.81)

比较式(9.80)及(9.81)两式中带有dz'的项，得

a=-sinm ay +cwa #
将式(9.79)代入上式整理后可得

a-a-os2a-a sn2a+(-)sinacwa (9.82)

用类似的方法可得
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ay-a7cm2a-a:in2a+(a-a)inacosa (9.83)

将式(9.82)及式(9.83)代入式(9.75),并加以整理，可得

P?-D?=2n(-m)
或写作

P?+2na=p?+2n a
取另一微分三棱体AEFGDH,用同样方法可求得

P,+2n=P.+2n a
故

P.+2n =P,+27=P.+2n a=常数=p
或写成

(9.84)

将以上三式相加，整理后可得

p=Dc+3+P+号n(a+a+

a+a+a=0,对于不可压缩液体，连续性方程为 代入上式得

p=Pu+P?+e (9.85)

由此可知，常数p为在同一点上沿三个正交方向的动水压强的平均值。而

(9.86)
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上式等号右边第二项为由粘滞性所产生的附加正应力，所以实际液体中的动水

压强Pa,P,Pa可以看作是由两部分正应力所组成：在同一点上三个正交方

向的动水压强平均值p及单纯由粘滞性所产生的附加正应力pa,P,,p2,即

(9.87)

式中

理想液体时η=0,Pa=P,,=Pa=p,故在同一点上各方向的动水压强是相

等的。

9.8.2液流的运动微分方程

在实际液体中分离出一个微分平行六面体，如图9.24 所示，各边长为

dx,dy,dz,其质量为pdxdydz。作用在六面体上的表面力每面有三个：一个

法向正应力，两个切应力。法向力都是沿内法线方向。假设包含A点的三个面

上的切应力为负向，则包含H点的三个面上的切应力必为正向。

z*

16

D C

E(
4-
5 2-
124
6 A
8-

B
17
H 415
13
B9 1411

F
10
7
G

O y

13

图中：1.Pa 2.T
5.T4.Pg

7.Pa 8.Tn

10.Pa+dr
12.t+dr
14.x+dy
Pa+P16. dz

Tm+d18.

3.T
6.
9. Ta
11.tg+dr
Bp+dy13.

15.fg+dy
17.tp+d

图9.24
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根据牛顿第二定律写出x方向动力平衡方程：

nt,didyds+p,dbds-(pm+dr)dyde-r,dsd:+

(rm+d)ddb-r?dody+(Ta+d)ddy
=ptdyt 业

化简得

t.-。(m)*。(+)-
同理 ;-p(a)+ = (9.88)

-b()+。(+a)=
上式就是以应力表示的实际液体运动基本微分方程。

1.纳维-斯托克斯(Navier-Stokes)方程

式(9.88)中除质量力?,f,,f及密度p一般为已知量外，式中尚有9

个应力及3个速度分量共有12个未知量，3个运动微分方程加上1个连续方程

仅有4个方程，因此是无法求解的，必须另找关系式。

若将已求得的式(9.73)及式(9.86)代入式(9.88),以第一式为例，

整理后可得

6-方器+(*的*)*晋是(+时*)-出
at+ay+a=0,对于不可压缩液体来说， ,故

6-÷黑⋯(·学·)-出
)-出同理 f,-p aw+v(x2+ (9.89

6.-D+n(++)-
上式括号内可以写成拉普拉斯算式Vu,,Vu,,V2u?,故上式可写成
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6.-p+vVu,=
Pn,=上+vv (9.90)

或

6一告黑u-以
f,-Dar+vVu,=a+u, +u di

y (9.91)

式(9.90)或式(9.91)就是适用于不可压缩粘滞性液体的运动微分方

程，一般通称之为纳维一斯托克斯方程。如果液体没有粘滞性(即理想液体)

则v=0,于是纳维-斯托克斯方程就变成理想液体的欧拉运动方程(9.50)。

业.业、业均等于零，且u,,u,,u,也均等于零，于是如果没有运动，则

纳维-斯托克斯方程式就变成静水力学欧拉平衡方程(9.51)。所以纳维-斯

托克斯方程是不可压缩液体的普遍方程。

方程(9.91)有4个未知量p,u?,u,和u?,而纳维-斯托克斯方程及连
续性方程共有4个方程，因此，方程组是封闭的。但纳维-斯托克斯方程中存

在非线性项，使得求该方程组的解析解十分困难，只有当非线性项在某些特殊

条件下可以消除时，才能较容易地求出解析解。在无法求得解析解的情况下，

进行数值求解便成为一种有效的途径。一般情况下，目前的计算机容量和速度

还无法满足直接数值求解纳维-斯托克斯方程的要求。近年来，对某些流动问

题，已可以实现数值求解。

例9.6 试用纳维-斯托克斯方程求

直圆管层流运动的流速及流量表达式

zA

(图9.25)。

解：层流运动时，液体质点只有沿

轴向的流动而无横向运动，若取圆管中

心轴为y轴，则u,≠0,u,=u?=0。现

取纳维-斯托克斯方程组中第二式来看

"
yO

学

图9.25
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6-方部(++)-+,+,u
=0。恒定流时 质量力只有重力时，f,=0,因u,=u?=0,所以

u,a=0,n,=0,a=0,时=0。 a+a+a=0,由连续方程 可知

0=0.=0。=0。。由此可得，
将以上各值代入纳维-斯托克斯方程组第二式，可简化为

=7(*) (a)

a=0, 需与y无关，即动因 所以 u,沿y方向没有变化，由式(a)可知

水压强沿y轴方向的变化率 是一个常数，可写成高的
F=常数=-二 (b)

式中Ap为沿y方向长度为L的管段上的压强降落。由于压强是沿水流方向下

降的，所以应在△p前加一负号。

与因为圆管中的液流是轴对称的， 相同，而且x与z都是沿半径

方向的，故变量x,z可换成变量r。而u,与y无关，仅为r的函数，所以u,

对r的偏导数可以直接写成全导数--- (c)

将式(b)及式(c)代入式(a)可得

-F=2n
或 =-
将上式积分

=-+C;
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#=0,利用轴心处的条件r=0, ,得C?=0。故=-
再积分，得

n,=-2+C;
C?=6,利用管壁处的条件r=r?,u,=0,得 故

“,=(石-户)
上式表明：圆管中层流过水断面上的流速是按抛物面的规律分布的。

由图9.26 可知

ro
dr

r

dr

(8

图9.26

dQ=u,2mrdr
故通过过水断面的总流量为

0=?u,2mdr=2mt?(G-F)dr

过水断面平均流速为

n=-
2.湍流的时均运动微分方程式——雷诺方程式

因

业-前+u,前+以，+u
故方程组(9.88)中第一式可写成
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,-+=p a +u a +pu, ay tpu,a (9.92)
若液体是不可压缩的，则连续性方程式为

a++=0
上式各项乘以pu,,得

pm,at +tpu, a+pu,a=0 (9.93)

式(9.92)与式(9.93)相加，得

d.-m+m+=D+2ou,a+
p(u,a+u,a)+p(u,a +u,)

=n +p2a2+pa)+p(
整理后得

=p-是(p+pi)+(-pun,)+(r-pmn)

同理 (9.94)

上式是实际液体运动微分方程式的另一种表示形式，既适用于层流，也适用于

瞬时湍流。但因湍流的瞬时运动要素有脉动现象，应用时甚为困难，因此研究

湍流运动，必须求出湍流的时均运动方程及连续性方程。

现将方程组(9.94)中的第一式进行时间平均，即

p÷=p÷?-÷a(+pu)d+
子(rm-puu,)dh+号了。(ra-pu,n,)di(9.95)

因

÷[,a=÷a=÷+÷
=+0=
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÷(xd=÷?G.+f)d=j.

÷C(pm+pú2)=÷?a(PtP)u+
n÷a(+2π,u+u)

p+p
=(P+p+pu

子(r-pu,,)dt

-p(+)(+)
=÷+号[-
p÷门(可，+π+五)+u;g)h
=-p(,)-Pa(u,u;)
=前(-pπ,π,-pu,g;)
子(-pu,u,)dt=是(-pū,π,-pu,)

故式(9.95)可写作⋯
(9.96)同理

)+
Pn=pJ.-a(Pa+pu+pu)+aT

(Tg-pī,π,-pu,,)
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上式就是湍流时均微分方程，由雷诺(1894年)首先提出的，叫作雷诺方程。

将湍流时均运动微分方程(9.96)与可以适用于层流的运动微分方程

(9.94)比较，可以看出

时均湍流正应力

““
P时均湍流切应力

-pu.l

这就是说，湍流时的时均应力可以看作是由两部分所组成的：即时均流速

π所构成的层流运动所产生的应力和单纯由流速脉动所引起的附加应力。pu,

pu'?,pu?为附加正应力，-pu;u;,-pu,u:,-pu;u,为附加切应力。这些
附加应力都叫雷诺应力。
连续性方程式进行时间平均后得

++=0
由于湍流的瞬时运动要素用时均及脉动的运动要素来代替，使运动微分方

程的未知量增加了6个附加应力，但方程式的数目并未增加，只有当找出6个

附加应力的新的方程，才能获得封闭的方程组。一般情况下，这样的封闭方程

组也需要采用数值方法进行求解。通过引入新的方程，使方程组封闭，进而配

以适当的计算方法，便构成了所谓的湍流数学模型，它目前在流体计算中得到

了广泛的应用。

9.9 边界层理论基础

前几节已经指出纳维-斯托克斯方程只有在边界条件极简单的情况下才能
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求解，有些复杂的问题只能采用近似解法求解。近似解法一般是根据具体情况

略去纳维-斯托克斯方程中的一些次要项来进行求解。例如，当雷诺数很小时

可略去纳维-斯托克斯方程中的惯性项，因雷诺数是表征惯性力与粘滞力的比

值的，雷诺数很小时，惯性力与粘滞力相比是微不足道的。1851年，斯托克

斯曾应用这种方法求得了粘滞液体绕圆球时的阻力公式。但因人们在实际工程

上所遇到的往往是雷诺数很大的情况，所以这种方法在实用上能解决问题的范

围是很狭窄的。当雷诺数很大时，粘滞力与惯性力相比是微不足道的，因此在

纳维-斯托克斯方程中粘性项可以略去不计。这样，就可把实际液体的运动简

化为理想液体的运动来处理。但并不是所有液体的运动问题都能用这种办法来

处理，最明显的例子是液体绕圆柱体的流动，如果略去粘滞力不计，那么液体
绕圆柱体流动时作用于柱体的动水总压力等于零，也就是说圆柱体在静水中等

速前进时没有阻力，这与实际是矛盾的。由此可见，当雷诺数很大时，如果不

是针对具体情况具体分析，只是形式地处理纳维-斯托克斯方程，就会得到荒

谬的结论。所以，当雷诺数很大时，有许多问题惯性项和粘性项两者均不能忽

略，求解就很困难。1904年普朗特对雷诺数很大的情况进行了研究，首先创

立了边界层理论，对解决高雷诺数粘滞液体的问题提供了理论分析的可能，流

体力学的发展，从此进入了新的阶段。

9.9.1 边界层基本概念

在无限深的理想液体平行直线流中，如果顺流放置一块极薄的平板，则在

平板上及其附近液体的流速将与未受扰动的原有流速U。相同，平板对液流并

无影响。若液体具有粘滞性，则情况就会完全不同，紧靠平板的一层液体的质

点将附着于平板表面上，与平板表面无相对运动，流速为零；而在距平板法线

方向一定距离处流速仍为未受扰动的原有流速U?。因此，从平板表面到未扰

动的液流之间存在着一个流速分布不均匀的区域，这个区域就是水流受平板影

响的范围，叫作边界层，如图9.27 所示。边界层的厚度常用符号δ表示。

边界层的厚度是沿平板而变化的。因为粘滞液体流经平板时有内摩擦阻力

发生，克服阻力必耗损一部分能量，以致平板附近部分水流的流速变缓，流经

平板距离愈长，耗损能量愈多，水流受平板影响范围也愈大，所以边界层的厚

度总是随距板端的距离x而增加的。

边界层内的液流型态可能是层流，也可能是湍流。在板端附近边界层极

薄，流速自零迅速增至U?,因此流速梯度极大，以致产生很大的内摩擦阻力，

所以板端附近边界层内的液流往往是层流。距板端距离愈远，边界层厚度愈

厚，流速梯度随边界层厚度增加而变小，内摩擦阻力也相应减小，边界层内的
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U? U? U? U?

0 边界层

边界层

x

图9.27

液流可自层流逐渐过渡到湍流。但在湍流边界层中靠近固体表面仍有一层极薄

的粘性底层(厚度为δ?)存在，如图9.28 所示。

U

U?
δ

O?

层流 过渡区 湍流

x

图9.28

若雷诺数用形式 =
表示，则距板端距离x愈远，雷诺数也愈大。当雷诺数达到某一临界值时，液

流即自层流转变为湍流。据试验结果，临界雷诺数约在5×10?~10°之间，如

液流非常平静，最高的临界雷诺数也可超过10?。

根据边界层的概念，可把粘滞液流分成两个区域：在边界层以外，流速梯

度为零，无内摩擦力发生，因而也可视为理想液体的流动，符合势流的运动规

律；在边界层以内，流速自零增至U?,流速梯度很大，内摩擦力十分显著。

因此，分析边界层内的运动规律时，必须以粘滞液体所服从的定律(纳维-
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斯托克斯方程)为依据。

因为固体表面对水流的影响仅限于边界层内，所以研究水工建筑物的水流

阻力、能量损失等问题只要分析边界层内的水流即可。水流中产生局部阻力实

质上也是边界层的分离现象所引起的。20 世纪中叶以来边界层的理论有很大

发展，许多水力学问题如溢流坝坝面流速系数理论值的推求、陡槽中高速水流

掺气发生点的确定等，都要从研究边界层入手，所以研究边界层的理论对水力

学的发展有重要意义。

9.9.2 边界层微分方程

现仅讨论恒定二维流情况，在无限空间中水平放置的平板，不考虑质量力

的作用。这样，不可压缩液体的纳维-斯托克斯微分方程及连续性方程可写作

n, +u,a=-b+(a+)
以=方()
a+=0

(9.97)

利用边界层内液流的运动特性，这些方程式可以大大简化。下面对上列各

式中所包含的各项进行数量级估计。

在边界层内，y的数值由零变到δ。根据边界层的定义，δ与所绕流物体长

是很小的。度l的比值?1
x为距固体表面的距离，所以它的数量级是所绕流的物体的长度l。

因在固体壁上u,=0,而在边界层外边界上u,=U?,所以u,具有U?的数

量级。

由此可得到方程式中一些要素的数量级如下(用符号～表示相同的数

量级):

y-8,x~1,n,-tm前分，,
=可知，水与部由连续性方程式! 具有同一数量级，因此

前六6
,=?,,故n,~6.“又因
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由此可以把方程组(9.97)中前两式各项的数量级标出：

的=-器()

(+).+u
5～

(9.98)

t 8b
根据上列方程组各项的数量级进行分析比较可以看出：

0配和以前①第一式中惯性项 是同一数量级的量，因此两者相比任何

一个都是不能省略的。

与 -()②第一式中粘性项 相比，其数量级比例 是一个

一项可略去不计微小值的平方，故

m,和③第二式中惯性项 是同一数量级的量，两者相比，任何一

个都是不能省略的。

与 "-()④第二式中粘性项 相比，其数量级比例 是一个

可以略去不计。微小值的平方，故

由以上分析，式(9.98)可以简化为

a.以--黑

.+u
(9.99)

-+
ay2

U68 U?
再将上列方程组第二式中的惯性项和第一式的惯性项作一比较，其数量级
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联立求解方程组时完全略去对解答的精确度并无影响。同样，第二式中的粘性

项与第一式中粘性项相比，其数量级的比例 也是很小数值，可以略

去不计。
这样，式(9.97)最后可化简为

以=-黑
aF=0
+=0

(9.100)

上式就是边界层的微分方程式。

由以上分析还可得出下列几点结论：

ar=0,第一，边界层内的压强沿y方向是不变的，即 并等于边界层外边

界上的压强。这一结论有很大的实用意义，因为边界层外边界上的压强可用势

流理论求得，这样边界层内的压强分布也为已知。

第二，式(9.100)中第一式惯性项与粘性项既然均不能省略，那么它们- (野击立,或改写成应有相同的数量级，

应 (9.101)

式中：雷诺数
由此可得出结论：边界层的厚度与所绕流物体长度的比值的数量级是以该

物体长度表示的雷诺数平方根的倒数。

第三，方程组(9.100)中p为已知，未知量仅为u,,u,,所以是可解的。

该方程组也可应用于曲率比较小的曲面边界层，但应取固体表面的曲线为x

轴，y轴应取曲线的法线方向。

边界层的微分方程(9.100)比一般粘滞液体运动的微分方程要简单得

多。但应用时即使是最简单的边界条件也会遇到很大的困难。由于这个缘故，
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在实用上边界层的近似解法就有很大价值。一般近似解法的基本微分方程式都

是应用动量定理来建立的。下面将介绍这种方法。

9.9.3 边界层的几种厚度(边界层厚度、排挤厚度、动量损失

厚度及能量损失厚度)

在讨论近似法以前，首先介绍几个有关边界层厚度的基本概念。

前面曾提到根据边界层的概念可把液流分成两个区域，边界层内为粘滞液

流，边界层外为理想液体势流。但该两区域是无法截然划分的，因为流速分布

曲线是连续的，并以与y轴平行的直线为渐近线，所以从理论上讲，固体边界

对水流影响范围应扩展至无穷远处。但事实上在离开固体表面不远处流速即迅

速自零增至接近U?,因此将固体表面沿法线方向分布的流速达到99???之处

即视作边界层的外边界并无多大误差，因为在此范围以外，流速已接近U,

流速梯度极小，可以近似地把液流看作无内摩擦力发生的理想液体。以后所称

边界层厚度即指这一范围的厚度而言。

实际液体流经固体壁面时，由于固体边界对水流的阻滞作用，使边界层内

通过的流量比理想液体情况下在同一范围内所通过的流量要小。可以设想，若

液体是理想液体，其流速分布将是均匀的，其值均等于U?。此时若将固体边

界以上一个厚度为δ?的水层排除，则在δ-δ?厚度内所通过流量将与实际液体

在边界层内所通过的流量qi相等(图9.29)。这就是说，由于实际液体受固

体边界的影响将使在δ范围的流量与理想液体时相比减小了U?δ?。δ,叫作流量

损失厚度，也常叫排挤厚度。

y U? U?

dy H

d

0 δ?

图9.29

若用方程式来表示，边界层内单宽流量为

9=?,dy=U?(8-8)=?udy-t?B,
由此可得
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a=?(U?-u,)dy=?(1-t)dy (9.102)

同样，因固体边界的阻滞作用，将使实际液体边界层内通过的液体动量比

理想液体情况下通过的液体动量为小。若设想以理想液体来代替实际液体，则

可将固体边界上排除一个厚度为δ*的水层，这样δ-8*厚度内所通过的液体动

量与实际液体在边界层δ内所通过的动量相等(图9.30)。

y+

dyt

Ol

pui pu:

pu2
o
0? δ*f x

图 9,30

fdy,动量为?pi:dy;实际液体边界层内通过的单宽流量为 若以理想

液体来代替，则通过厚度为δ-δ*的液体动量为pU。(δ-δ*),以上两者应相

等，并令液体密度p=常数，则

W=?pu2dy =pl6(8-8')=?pldy -plio·
由此可得

8=(u8-)dy=?(-) (9.103)

式中δ*是动量的总损失厚度①。实用上常称δ?=δ*-δ,为动量损失厚度。由式

(9.102)及式(9.103)可知

8.=82-8,=?(-)-?(-)

① 8”由两部分组成：一部分是由于流量损失所造成的动量损失，其厚度为δ;另一部分是在边

[山时，由于液体受固体边界阻滞作用，流速自t,减为v,时所减少的动量，界层内通过实际流量为

田p地=[pm,lady-[pi:d,由此可得高一了(1一云),与式(9.104)相同。
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(-4=[(1-) (9.104)

同样，固体边界的阻滞作用，将使实际液体边界层内通过的液体能量比理

想液体情况下通过的液体能量为小。若设想以理想液体代替实际液体，则可将

固体边界以上排除一个厚度为δ"的水层，这样在δ-δ"厚度内通过的液体能

量将与实际液体在边界层δ内所通过的液体能量相等(图9.31)。

y+

dyt

O

pu。

pu2
δ

pu。

o?J

δ?[
δ**

女

图9.31

「u.,它的动能为；ok?(2)=实际液体边界层内通过的单宽流量为

fp2·若以理想液体来代替，则通过厚度为δ-δ"的液体动能为
(8-6*)。 以上两者应相等，即

E=?pdy=(6-6”)=[ay-。
由此可得

6“=?(Ue-m)dy=?(1-E) (9.105)

实用上常称δ?=δ**-δ,为能量损失厚度。由式(9.102)及式(9.105)

可知

8,=6“-8=?(1-)?y-?(1-E)
=(1-)4 (9.106)

a,=U(音),例9.7 设边界层内流速分布符合指数定律， ,试求边界层
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δ?,δ?,δ?的表示式。

解：因边界层厚度δ在某一固定断面上是一个定值，式(9.102)可写作

=(1-5)(

将学=(音) 代入上式得

B=?[1-(音)](音)=m+T,故&=+
同理

8=[.t(1-云)(音)=厂(名)[1-(言)]()
=n+D(2n+T

故

6,=(n+I(2n+D
同理

=[.元(1-)(音)=?。(&)[1-(言)]4(言)
=(a+1)3m+D

故

8=(n+1)(3m+D
例9.8 如图9.32 所示的陡槽中，设在断面x-x处边界层外势流流速为

2U?,试证明水流自进口至x-x断面处水头损失为

总水头线

U2
x

f

图9.32
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dy解：在断面x-x处边界层内单宽流量为 ,它所具有的动能为

nk?(5)=p?
如果没有能量损失，它所具有的动能应为

pe?()=p?.2
故水流流至断面x-x处的能量损失为

o[.2d-p?dy=号?.(d8-u:)dy
(--

水头损失是单位重量液体的能量损失，上式除以液体重量pgq,即得

A.-2-2
9.9.4 边界层的动量方程

设液体绕某一固体边界而流动，在固体边界的表面将形成一层很薄的边界

层。现取出其中的一微分段ABCD来研究，如图9.33 所示。AB为离边界起点

x处的断面，CD为离边界起点x+dx处的断面，该两断面无限接近。可将该

小段边界层的底边 BD看作直线，将坐标系的原点取在固体表面上，y轴垂直

于固体表面。B点边界层的厚度为δ,D点处边界层厚度为8+ 山在边界

层的外边界上每一点的流速在流动方向的分量一般不是一个常数，但是由于现

在研究的是边界层的一微分段，AC的长度是一个无限小量，因此可认为在该

微分段外边界上的流速是常数，均等于A的流速U?。

y4

鱼
4 C

jǒ/ 6+dBl D
0 dr

+
图9.33
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单位时间内通过断面AB的液体质量为

pq=pU?(δ-δ?) (9.107)
单位时间内通过断面AB的液体动量为

M=pU;(δ-δ*)=pU;(δ-δ?-δ?) (9.108)

现对边界层微分段的控制体ABCD建立流动方向的动量方程式，为简便起

见将问题看成是平面问题来讨论。

假设每单位时间自断面AB流入的质量为pq,自断面CD流出的质量为

pm+ag)dx。 若液体是不可压缩的，则自CD断面流出的质量与自断面AB 流
入的质量之差应等于自边界层外边界AC流入的质量，故自外边界AC流入的

质量等于p adx。由此可知，在时段dt内自边界层外边界流入的液体动量为

(plo akd)di。 令在时段dt 内自断面AB流入的动量为Mdt,则自断面CD 流出

(M+a dx)dr。的动量为( 由此可求得控制体 ABCD在时段dt 内液体流动方向

的动量变化为

AM=(M+a.dx)dr-Mdi-(pUo akx)
=dt-pl, addi

再来讨论在时段dt内作用在控制体ABCD上的外力在流动方向的冲量。

作用在控制体ABCD上的外力有：作用在AB断面上的动水压力，作用在 CD

断面上的动水压力，作用在外边界AC面上的动水压力在流动方向的分量及固

体表面的摩擦阻力。

因在边界层内同一过水断面上的动水压强是相同的，假设AB断面上的动

p+dx。水压强为 p,则在 CD断面上的动水压强为 由此可知，作用在断面

AB上的动水压力的冲量为

Im=pǒdt
作用在断面 CD上的动水压力的冲量为

Iw=(p+=)(δ+ad)di

品2一常外边界上水流为势流，若不计算重力的影响，其能量方程式为
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数。因外边界所取微分段上的流速可以看作是常数，所以作用在外边界AC上

的动水压强也为常数，均等于A点的动水压强p。由此可求得作用在外边界面

上的动水压力在流动方向的分量为

p[(δ+a4*)-8]=p aux
其冲量为

I=p asddh
若作用在固体表面的切应力为r?,则作用在BD面上摩擦阻力的冲量为

lmo=r?dxdr
因此在时段drt内作用在整个控制体 ABCD上的外力在流动方向的冲量为

1=1m+1ac-lco-1m

=p8d +p aeudt-(p+d)(8+asi)dt-rdedi
=-8t-rdxdi

由此便可对控制体 ABCD所包围的液体列出动量方程式：

-6 di-rddr=adi-plo addi
上式各项约去 dxdt,则上式可写成

-8-rm=-plo
上式中q及M用式(9.107)及式(9.108)代入，化简整理后可得

-p-B=-U6+(6-8-28,)0, (9.109)

p+一常数，两边微分和后器=-L?因 代入上式得

-R=-06-(8+28,)U.
或

=a+(6+26) (9.110)

上式就是边界层的动量方程式。在推证过程中对式中r?并未作任何限制，故

上式对层流、湍流均可适用，只是不同流态时应采用不同的r。而已。

当极薄平板顺流放置于无限平行直线流中时，平板厚度可以看作等于零，
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且边界层也是很薄的，因此可以认为平板的存在并不影响边界层以外的液流，

=0.M=0。这样边界层的外边界上每点的流速及压强均将为常量，即 在

这种情况下还可把方程式中的偏导数改为全导数，所以应用于平板边界层时，

式(9.110)可简化为

-出 (9.111)

9.9.5 平板上层流边界层的计算

以下研究极薄平板顺流放置于无限平行直线流中平板上层流边界层的计算

方法。应用式(9.111)来求解平板上的层流边界层时，边界层内流速分布公

n=n(前)式必须已知。流速分布公式给定，则由 可求得r?的公式。然后

将u,及r?代入平板边界层的动量方程式

应出
8?=?t(1-℃)dy式中： ,即可求出边界层厚度沿平板的变化规律。

边界层内不同的流速分布公式可求得不同结果。今假设r在整个边界层内

沿法线方向为直线变化，如图9.34所示，即可求边界层的近似解。

边界层
外边界

δ

y

t

To

图9.34

1.层流边界层内的流速分布公式

由图9.34 可知

÷-?c=1-言
故
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r=r(1-音) (9.112)

层流时r=7面,代入上式后进行积分得

a,=p(y- (9.113)

当y=8时，u,=U?代入上式得

rn=2 (9.114)

将上式代入式(9.113),可得层流边界层内流速分布公式为

=2(音)-() (9.115)

2.层流边界层厚度的公式

由式(9.104)

8=「t(1-亡)
因该公式是在某一固定断面上对y进行积分的，所以边界层厚度δ可以看作一

个定值，这样上式就可写作

&=元(1-元)H( (9.116)

将式(9.115)代入上式可得

δ=?[2(言)-(音)][1-2(音)+(音)]d(音)=言

n=2及8-将 代入平板边界层动量方程，即

可-出
化简得

fdk=15s1s
两边进行积分整理后可得

6-548() (9.117)

或写成
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(9.118)

式中

R=
上式就是层流边界层的厚度沿平板长度方向的变化规律。

3.平板的层流阻力

因

=2g
将式(9.117)代入上式，化简后可得

o=c; (9.119)

c=9式中：C;为当地摩阻系数，

上式就是平板上的切应力r。沿平板长度方向的变化规律。由此便可推求

平板的摩擦阻力。作用在平板上一侧摩擦阻力可用下式来计算：

F?=b?r (9.120)

式中：b为平板的宽度，1为平板长度。将式(9.119)代入上式，得

学
学 (9.121)

式中： m=
上式也可用下列形式来表示：

F?=CM (9.122)

G=1式中： 称为平板的表面阻力系数。

欲求作用于平板两侧的摩擦总阻力，只要将式(9.122)乘以2即可。
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不同的流速分布公式可求出不同的边界层厚度及摩擦阻力公式中的系数。

据实验结果准确公式应为

4- (9.123)

c.- (9.124)

9.9.6 平板上湍流边界层的计算

湍流边界层内流速分布及固体表面的切应力r?与层流时不同。普朗特曾

设想沿平板的边界层流动与管流的情况没有什么差别，管流可以看成是边界层

厚度等于管子的半径的流动。这样就可应用管子的湍流流速分布公式及ro公

式来解平板上湍流边界层的问题。

1.用流速指数分布规律解湍流光滑板的边界层

在4.6.4节中曾经讨论过光滑管的流速分布符合1/7 次方定律，即

-(3)
应用于平板边界层，当y=8时，u,=U?,代入上式得

-()
以上两式相比得

-()
由此可求得

=(1-E)(

=()1-()]()
=方

即

8=28 (9.125)

又将光滑管切应力公式应用于平板上

m=0.0464(5s)g (9.126)
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C;=0.0464(2s)故湍流光滑板的当地摩阻系数(

将式(9.125)及式(9.126)代入平板边界层的动量方程式，积分整理

后可得 - (9.127)

上式就是湍流光滑板边界层厚度沿平板长度方向的变化规律。将层流与湍流边

界层厚度公式相比，可以看出：沿平板长度方向湍流边界层的厚度比层流边界

层厚度增加要快一些。

一般在平板起端附近边界层为层流，此后逐渐过渡到湍流。当平板较长

时，层流边界层的范围与湍流边界层相比，长度极短，如果忽略也无多大误

差，这样就可看作自板端开始均为湍流边界层。由此可求出平板上一侧的摩擦

阻力为

F?=bfrdt =CuL
式中：

c;= (9.128)

2.用流速对数分布规律解湍流粗糙板的边界层

高度湍流时，流速对数分布公式为

2.=5.751g+8.5
应用于平板边界层时，当y=δ时，u,=U?,上式可改写成

C6=5.751g+8.5 (9.129)

由此可求得湍流粗糙板的当地摩阻系数为

“5m
即

C;=2(5.751g+8.5) (9.130)

史里希廷(Schlichting)又求得不同表达形式的湍流粗糙板的当地摩擦系

数公式为
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C;=(1.58lg+2.87) (9.131)

湍流粗糙板的表面阻力系数公式为

C?=(1.62lg+1.89) (9.132)

式中：x为由平板前缘算起的距离，△为平板的当量粗糙度，1为平板长度。

雅林(Yalin)曾令式(9.130)与式(9.131)相等，求得

或 (9.133)

上式就是湍流粗糙板边界层厚度沿平板的变化规律。

由式(9.131)可求得湍流粗糙板的切应力为

m=C;-(1.581g+2.87) (9.134)

由式(9.132)可求得湍流粗糙板一侧的摩擦阻力为

F?=CuL=(1.62g÷+1.89)WP (9.135)

例9.9 今欲设计一玻璃水槽，已知槽宽b为0.5m,槽底用铜丝网加糙，

△为0.002m,槽中最大水深h控制在0.3m,尾门干扰段最长为1.5m,若玻

璃槽中均匀流有效试验段最小应有5.0m,问该玻璃水槽最短长度应有多少米?

解：玻璃槽进口段边界层发展到水面后，沿程各断面的流速分布才是相同

的，水流才为均匀流，所以玻璃水槽的最短长度应等于进口边界层发展到水面

的距离，加有效均匀流试验段，再加尾门干扰段。

当边界层发展到水面时δ=h,x=L,式(9.133)应写作

k=0.015 2A2(1m)
用△=0.002m,h=0.3m代入上式，得

0÷m=0.0152xd2(m品=31.22
求得

L=0.3×31.22m=9.37m
故玻璃水槽的最短长度=9.37m+5.0m+1.5m=15.87m,采用16.0m。

9.9.7边界层的分离现象及绕流阻力

在自然界和工程实践中液体绕过凸形物时，常可观察到物体后面有许多旋
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涡形成。图9.35所示为液体绕圆柱体流动时的情况。这种现象的发生可以用

边界层的理论加以定性的说明。

在驻点 N处压强最大，在较高压强作用

下，液体由此分道向圆柱体两侧流动。由于圆

柱面的阻滞作用便形成了边界层。边界层内的

特点是液体运动时有能量损失。从N点起向下

游达到A或B点以前，由于圆柱面的弯曲，使

液流挤压，流速沿程增加，故沿边界层的外边

A
C
283N

8d

图9.35

界上=正值，部=负值，即在外边界上压强是沿程下降的。由此可知：在
NA或NB一段边界层内的液流是处于加速减压状态的。这就是说，在该段边

界层内用压强下降来补偿能量损失外，尚有一部分压能变为动能。到A或B

点时压强减至最小，流速增至最大。再往下游，由于圆柱面的弯曲，又使液流

=负值，器=正值，外边界上压强沿程增变为扩散，流速沿程减小，即-

加，因此边界层内压强也沿程增加。边界层内液流的一部分动能用于克服摩擦

阻力外，尚有一部分动能转变为压能，所以在A点或B点以下边界层内液流

是处于减速增压状态。越向下游前进动能越小，结果到了C点由于动能减小至

零而停止前进，如图9.36所示。在C点以下，若压强继续增加，就无动能可

以变为压能，因此主流只有离开曲面，以减缓水流扩散，下游液体随即填补主

流所空出的区域，形成旋涡，这种现象叫作边界层的分离。C点叫作分离点，

CD面叫作分离面。

A C
6

B

D

图 9.36

C点的位置与物体形状、表面粗糙度及液流状态均有密切关系，至今尚无

一般方法可以确定。只有当固体表面有凸出的锐角时，其分离点往往就在锐角

的尖端，如图9.37 所示。
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U

图9.37

在物体后面形成的旋涡随流带走，由于液体的粘滞性，旋涡经过一段距离

后，逐渐衰减，乃至消失。旋涡在产生与衰减的过程中损失的能量转化为热

能，这种能量损失称为旋涡损失。与此相应的阻力称为旋涡阻力。旋涡阻力的

大小与液体绕流物体时边界层的分离点在物体表面的位置有密切关系。分离点

愈接近于物体的尾部，旋涡区就愈小，因而旋涡阻力也就愈小，否则形成较大

的阻力。因此在一般工程上常把物体做成一种特殊形状，使在流速较大时也不

致产生边界层的分离或使分离点接近

于尾部，这样的物体就是人们常说的

流线型物体，如图9.38 所示。

由边界层理论可知，液体对所绕

流物体的阻力是由两部分组成：即固

体表面的摩擦阻力及旋涡阻力。 图 9.38

从力学观点看，液体作用在所绕流物体上的力可分成两类：作用方向与物

体表面相切的切应力和作用方向与物体表面成法向的动水压强。

液体作用在物体表面上的摩擦力在水流方向的投影就是摩擦阻力，摩擦阻

力可用下列公式表示：

F;=CA.P
式中：A,为所绕流物体的特性面积，通常是指切应力作用的投影面积；C?为

表面阻力系数。

由于物体尾部有旋涡发生以致作用在物体表面的压强分布不对称，使水流

方向有压差产生。这一压差就是旋涡阻力，所以旋涡阻力也叫压强阻力。由于

这一阻力与被绕流物体的形状及放置方位等有关，故也有人叫形状阻力。压强

阻力也可用与摩擦阻力相类似公式表示：

F,=CA,P
式中：C,为压强阻力系数；A,为与流速方向垂直的迎流投影面积。
因此液体对所绕流物体的总阻力也可用下列公式表示：
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F?=C?A.空 (9.136)

式中：C?叫绕流阻力系数；A?为与流速垂直方向的迎流投影面积。绕流阻力

系数至今尚不能完全用理论计算，主要是依靠实验来确定。图9.39 所示为圆

Re=柱体的绕流阻力系数 C与雷诺数 的关系。由图中可以看出：当Re 很

小时，边界层属层流性质，此时绕流阻力仅有摩擦阻力，尚无旋涡发生，C
与Re成反比。Re增大，圆柱体尾部即有旋涡发生，此时绕流阻力由摩擦阻力

及压强阻力两部分组成。当Re增至10*时，压强阻力是主要的，相对比较摩擦

阻力很小，故绕流阻力几乎与Re无关。当 Re增至3×103时，发现一个有趣

的现象，即C?突然下降，这是因为Re达到3×103?时圆柱表面的层流边界层

开始转变为湍流边界层。因湍流时边界层内的流速要比层流时为大，即湍流时

边界层内液流所具有的动能较层流时为大，因此湍流时边界层分离点的位置较

层流时更接近于尾部。一般层流时分离点在α=83°左右之处，而湍流时α=

140°左右，如图9.40 所示，所以当层流转变为湍流边界层时压强阻力系数突

然减小。
100
606
40F
20
10
64C?
2

0.6
0.4
0.2
0.11
0.1 102 103 10? 10? 10?1 10

Re

图9.39

a 0 a
3

层流边界层 湍流边界层

图 9,40
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思 考 題

9.1 用解析法分析液体质点运动的基本方法有哪两种?为什么常采用欧

拉法?

9.2 什么叫时变加速度，什么叫位變加速度?

9.3 液体运动的基本形式有哪几种?写出它们的数学表达式?

9.4 什么叫无涡流?什么叫有涡流?它们的基本特征是什么?判别条件

是什么?

a++a=09.5 连续性方程 对可压缩液体或非恒定流动是否成立，

为什么?

9.6 写出纳维一斯托克斯方程并说明它的物理意义是什么?适用条件是

什么?

9.7 何谓有势流?有势流与有涡流本质区别是什么?

9.8 有势流的特点是什么?研究平面势流有何实际意义?

9.9 势函数和流函数存在的充分必要条件是什么?

9.10 什么叫边界层?边界层液流有哪些特点?

9.11 何谓边界层分离?产生边界层分离的原因是什么?

9.12 液体对所绕物体的阻力是由哪两部分组成?与哪些因素有关?

U?

(a)圓柱绕流 (b)闸墩绕流

思9.12

习 题

9.1已知一液流
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试分析液体运动的特征：(1)是恒定流还是非恒定流；(2)液体质点有无

变形运动；(3)液体微团有无旋转运动；(4)求其流线方程。

9.2 试应用纳维一斯托克斯方程证明实际液体渐变流在同一过水断面上

的动水压强是按静水压强的规律分布的。

9.3 试证明实际液体均匀流中任意点平行于液流方向的动水压强与该点

垂直于液流方向的动水压强相等。

9.4 有一恒定二元明渠均匀层流(见下图),试应用纳维一斯托克斯方

程证明该水流：

u,=ecme(h-号);(1)流速分布公式为

q=sina。(2)单宽流量公式为

=4

h

αL
x

O

题9.4

9.5 已知粘性液体的流速分量为：

u,=8x-y

u,=x-8y (粘度为η)
试求：(1)液体运动是连续的；

(2)应力Pg,Py,Ty,T;

(3)若不计外力，且在x=y=0处，压强为Pa,写出压强分布表达式。
9.6 已知某流场的流速势为

9=4(x2-y2)
式中 a为常数，试求：(1)u,及u,;(2)流函数方程。

9.7 一平面流动x方向的流速分量为u,=3a(x2-y2),在点A(0,0)处，

u,=u,=0,试求通过A(0,0),B(1,1)两点连线的单宽流量△q为多少?

9.8 设一平面不可压缩流动的速度分量为u,=2x-3y,u,=-3x-2y。

(1)判断该流动是否满足连续方程；

(2)求出该流动的流函数；
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(3)如果是势流求出势函数，并证明流线与等势线相互垂直。

9.9 假设平板层流边界层内流速分布公式为

t-2(6)-2(音)+()’
试求边界层厚度δ、δ?、δ?及板面切应力To。

u,=Usin()9.10 假设平板层流边界层内流速分布为 试求边界层的

δ?及δ?。

9.11 有一平板，宽0.5 m,长0.8 m,顺流放置于水中，已知平板与水

流的相对速度为0.6 m/s,水温为20℃,求平板中间及尾端的边界层厚度及壁

面切应力大小。

9.12 有一长 0.8 m、宽0.5 m的平板，顺流放置于水中，水流流速为

0.5 m/s,水温为20℃,求平板两面的总阻力及阻力系数。

9.13 如图所示，有一极薄平板顺流放置于无限平行直线流中，在距板端

距离为x处边界层厚度为δ,边界层外流速未受扰动。其值为U?,边界层内流

速为u,随y而变化。今欲直接应用动量定理求平板对水流的总阻力，现采用

下列方法来取控制体ABCD:AB全取在未扰动区内，其值大小能使流过AB的

流量恰等于流过CD的流量；曲线 BD则根据没有液体流过BD的原则来划定。

试证明单宽平板对水流的总阻力F=pUGδ?。

y

→
U?→
B

A
Fr
x

D

8

C
x

题9.13
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流体在孔隙介质中的流动称为渗流。地下水运动是最常见的渗流实例。在

水利、土建、石油、化工、采矿、地质等许多部门，都涉及有关渗流的问题。

水利工程中，常见的渗流问题有以下几方面。

1.经过挡水建筑物的渗流

许多挡水建筑物如坝、围堰，广泛采用透水材料(如土、堆石)筑成，

水可以通过建筑物中的孔隙流动。对于一个水库来说，这样就会造成水量损

失，此外当渗流流速过大时，还可能造成土体颗粒的流失，使坝丧失稳定性。

因此需要掌握渗流的规律，以便在设计中对上述后果加以估计，并采取相应的

措施。

2.水工建筑物地基中的渗流

若水工建筑物的地基是透水的，如土、砂砾石、岩石地基等都不同程度地

可以透水，当水通过地基渗透时，不仅引起水量损失，同样也可以引起地基丧

失稳定性。由于渗流的动水压力作用，在建筑物底部产生向上的扬压力，这对

建筑物的稳定也有不利的影响。

3.集水建筑物的渗流

在灌溉或工业与民用给水中，常用井或廊道等汇集地下所贮藏的水源，这

种设施称为集水建筑物。在土壤改良及建筑施工中，为了降低地下水位，也常

采用集水井或集水廊道，将地下水集中排走。只有掌握了地下水的流动规律，

才能正确选择集水建筑物的尺寸，计算集水建筑物的供水能力。

4.水库及河渠的渗流

当水库建成以后，库水位抬高，库区周围地下水位也相应抬高，改变了原

有地下水运动状况，以致库区附近农田容易沼泽化和盐碱化，也可能使原来不
受地下水浸润的建筑物地基变为受浸润的状态。如果河流原系由地下水补给水

量，水库建成以后，补给量相应减少。同时库区的透水层可以使水库发生严重

的漏水。河流和渠道都可以通过其床面的透水边界而渗透，河流水位变化时，

地下水位也相应改变。对于任何输水渠道渗透损失太大都是不允许的。

本章的任务就是要研究水在给定的孔隙介质空间(渗流区)内，渗流的

流速、压强分布以及渗流流量、渗流的水面线等，从而为解决上述实际渗流问

题提供理论基础。
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10.1渗流的基本概念

10.1.1水在土中的存在形式

土是孔隙介质的典型代表，研究渗流常以水在土中的渗流为例。水在土中

的渗流规律，一方面取决于水的物理力学特性，同时也受到土体本身某些特性

的制约。

水在土中有以下几种存在形式：气态水，吸着水，薄膜水，毛细水，重

力水。

气态水以水蒸气形式存在于土壤孔隙中，它只能在有压差存在的区域之间

运动，其数量极微，对于一般水利工程影响可以不计。

吸着水和薄膜水均是受分子力作用而挟持于土中的水，其数量极少，运动

也很困难，一般情况下也不考虑。

毛细水是受表面张力而移动的水，它可以传递静水压力。

重力水是指重力作用下在土壤孔隙中运动的水，它在工程实践中具有重要

意义。作为研究宏观运动的水力学，主 毛细水区

要是研究重力水的运动，仅在个别场合 ?

才考虑毛细水和薄膜水的影响。例如在

研究极细颗粒土中渗流或者在室内模型
重力水

上进行渗流观测时，就要注意到毛细水

图10.1的作用。在无压渗流中，毛细水区的液

面比重力水的液面要高(图10.1)。其上升的高度和土的颗粒粒径有关，颗粒

愈小，毛细水上升高度愈大。

10.1.2 土的渗流特性

土的性质对渗流产生很大影响。疏松的土，其透水能力比密实的土就大得

多，颗粒均匀的土透水能力较大，而不均匀的则较小。土的密实程度可用土的

孔隙率n来反映。孔隙率是表示一定体积的土中，孔隙的体积w与土体总体积

W(包含孔隙体积)的比值：

n=#
对于土体颗粒的均匀程度，常用土的不均匀系数φ来反映：

(10.1)
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0=4 (10.2)

式中d表示土粒经过筛分时，占60??量的土粒所能通过的筛孔直径；d表

示筛分时占10??量的土粒所能通过的筛孔直径。一般φ值总是大于1,φ

值越大，表示土粒越不均匀。均匀颗粒组成的土体，则φ=1。

自然界土的结构情况相当复杂，从渗流特性的角度，可以把土分为均质土

和非均质土两大类。若土的渗流特性各处相同，不随空间位置而变化，则称之

为均质土，反之则为非均质土。

天然的土体常成层状或柱状结构，顺层理方向透水性强，垂直于层理方向

透水性弱。按照这方面的性质，又可把土体划分为各向同性土与各向异性土两

大类。各向同性土，乃是其透水性能在各个方向均相同的土，反之则为各向异

性土。

设想一种土，是由等直径的球形颗粒有规则地排列组成，这种土乃是均质

各向同性土。若以大小相同的长方体颗粒有规则地排列组成的土，则是均质各

向异性土

在分析渗流的基本规律时，先研究最简单的均质各向同性土中的渗流。当

把这些规律应用于解决实际问题时，再考虑到实际土体的特性。

10.1.3 渗流模型

液体在土中沿孔隙而流动，其流动路程相当复杂，无论理论分析或实验手

段都很难确定在某一具体位置的真实运动速度，从工程应用的角度来说也没有

这样的必要。对于解决实际工程问题，最重要的是在某一范围内宏观渗流的平

均效果。在水力学中，已经习惯于研究平均运动情况，如过水断面上的平均流

速、平均压强等。为了研究渗流的方便，采用一种假想的渗流来代替实际的渗

流，这种假想的渗流即称之为“渗流模型”。所谓渗流模型，乃认为渗流是充

满了整个孔隙介质区域的连续水流，包括土粒骨架所占据的空间在内，均由水

所充满，似乎无土粒存在一样。渗流模型的实质在于，把实际上并不充满全部

空间的液体运动，看作是连续空间内的连续介质运动。这样，过去研究一般水

力学的概念和方法，就可以引申到研究渗流中来，如过水断面、流线、流束、

断面平均流速等。

根据渗流模型的概念，某一微小过水断面上的渗流流速定义为

n=2 (10.3)

式中：△Q为通过微小过水断面△A的渗流流量；△A为包括土粒骨架所占横截
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面积在内的假想过水面积。很显然，真实的过水面积比△A小。若土系均质

土，其孔隙率为n,真实的过水面积应为n△A,故通过该断面孔隙内的真实流

速应为

u= (10.4)

以渗流模型取代真实的渗流，必须遵守以下几个原则：

①通过渗流模型的流量必须和实际渗流的流量相等。

②对某一确定的作用面，从渗流模型所得出的动水压力，应当和真实渗

流的动水压力相等。

③渗流模型的阻力和实际渗流应当相等，也就是说水头损失应当相等。

由于采用了渗流模型，把渗流视为连续介质运动，这为应用分析数学的工

具开辟了广阔的前途，对渗流力学是一个重大的发展。

10.1.4 渗流类型

如前面已经提到的那样，引进渗流模型之后，分析渗流问题就可以和一般

水力学方法一样。因此渗流可和一般水流运动一样，区分为恒定渗流及非恒定

渗流，均匀渗流及非均匀渗流，渐变渗流及急变渗流，有压渗流和无压渗

流等。

10.2 渗流的基本定律——达西定律

10.2.1 达西定律

关于渗流的基本规律，早在1852—1855年首先由法国工程师达西通过实

验研究而总结出来，故称为达西定律。达西的实验研究是在均质砂土中液体作

均匀流动的情况下进行的，但是这个研究成果已被后来的学者推广到整个渗流

计算中去，达西定律成为最基本、最重要的公式。

达西实验装置情况如图10.2 所示，装置的主要部分是一个上端开口的圆

筒，筒中装有均质砂土，其上部有进水管a及保持恒定水位的溢水设备b,筒

的侧壁装有测压管，分别设置在相距为L的两个过水断面1-1和2-2上。水

自圆筒的上部经过砂土渗透，由滤水网D排出，渗流流量可由容器C量取。

当筒的上部水面保持恒定以后，通过砂土的渗流是恒定流，测压管中水面恒定

不变。达西观察到，安装在不同过水断面上的测压管水面高度不同，2-2 断

面的测压管水面比1-1断面的要低，这说明液体渗过砂土有水头损失。因圆
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筒中渗流为均匀流，该二断面的测压管水头之 a

差△H,为在 L 流程上渗流的水头损失，即
b

h、=△H
pg △H达西发现，在不同尺寸的圆筒和不同类型

土的渗流中所通过的渗流流量Q,与圆筒的横

断面面积A和水力坡度h、/L成正比，并且与

土的透水性质有关，即

1

L

QxA气 2i
2-

或

Q=A÷=HA (10.5)
0- -0

式中：k为反映土的透水性质的比例系数，称

为渗透系数。渗透系数具有流速的量纲。
图10.2

按照前节的定义，在过水断面A上的平均渗流流速为

r=2=k (10.6)

式(10.6)即为达西公式。它表明在均质孔隙介质中渗流流速与水力坡

度的一次方成比例并与土的性质有关，此即为著名的达西定律。

J=-出若渗流的水力坡度J以微分形式表示，则 H 为渗流的总水头。

由于一般渗流流速很小，其流速水头可以不计，所以总水头H可用测压管水

头来代替，即

H==+m (10.7)

式(10.6)又可表示为

v=-k (10.8)
dH

式(10.6)或式(10.8)是根据达西

实验结果所建立的均匀渗流的断面平均流

速公式。基于上述公式，可以引出渗流场

中任意点的渗流流速关系。如图10.3 所

示，一个夹在两个不透水层之间的含水区，

地下水在含水区作有压渗流，若在微小流

束ab的任意过水断面1-1 上测压管水头

H
a

M ds 2

0- -0

图10.3
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为H,经过 ds流程后的断面2-2上，测压管水头下降 dH,在断面1-1的M

点处水力坡度J=-、,按照达西定律的概念，M点的渗流流速为

u=-k墨 (10.9)

10.2.2 达西定律的适用条件

由达西定律可知，渗流的水头损失和流速的一次方成比例，也就是说水头

损失和流速成线性关系。
很多学者的研究证明，达西定律仅在一定范围内才能适用。很明显，水头

损失和流速一次方成比例，乃是液体作层流运动所遵循的规律，由此可见达西

定律只能适用于层流渗流。在水利工程中，除了堆石坝、堆石排水体等大孔隙

介质中的渗流为湍流之外，绝大多数渗流均属于层流范围，达西定律都可以

适用。
达西定律的适用界限，曾有学者提出以颗粒直径来表示。如司立希特根据

实验指出，达西定律适用于平均粒径在0.01～3.0mm的土。后来的大多数学

者认为此界限仍以雷诺数来表示更为适当。但是不同学者所用雷诺数的表达形

式是不一样的，因而所得出的临界值也各不相同。大多数研究表明，由层流到

湍流的临界雷诺数也不是一个常数，而是随着颗粒直径、孔隙率等因素而变

化。巴甫洛夫斯基给出，当Re<Re?时渗流为层流，Re为渗流的实际雷诺数，

Re,为渗流的临界雷诺数。

Re=o.75n+0.23 (10.10)

式中：n为土的孔隙率；d为土的有效粒径，以cm计。一般可用d?来代表有

效粒径。
Re=7~9 (10.11)

对于非层流渗流，可以用如下形式的公式来表达其流动规律：

v=k广 (10.12)

上式中当m=1时，为层流渗流。当m=2时则为完全湍流渗流。当1<m<2

时，为层流到湍流的过渡区。

这里要着重指出，上述层流或非层流渗流规律，都是针对土体结构不因渗

流而遭破坏而言。当渗流的作用引起了土体颗粒的运动，也就是说土在渗流作

用下发生变形的情况就不在讨论之列。有关渗流变形和土体的渗透稳定性问题

在土力学中专门研究。
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10.2.3 渗透系数

在应用达西定律进行渗流计算时，需要确定土的渗透系数k值，它是反映

土的渗流特性的一个综合指标。渗透系数的大小取决于很多因素，但主要取决

于土的颗粒形状、大小、不均匀系数及水温，要精确确定其数值是比较困难

的。一般确定k值常用以下几种方法。

1.经验法
当进行初步估算时，由于没有获得可靠的实际资料，可以参照有关规范和

已成工程的资料来选定k 值。很显然，这种方法只有在粗略估算中可以采用。

各类土的渗透系数的参考值见表 10.1。

表10.1 土的渗透系数参考值*

土 名
渗透系数k

m/d cm/s

粘土

粉质粘土

砂质粉土～粉质粘土

砂质粉土～粉质粘土

粉砂

粉细砂

细砂

中细砂

中砂

中粗砂

粗砂

砂砾石

砂卵石

0.001

0.02

0.1

0.2

2~3

5~8

6～8

17

20

22

20～30

45~50

80

1×10-4

2×10-1

1×10-

2×10-

2×10?~3×10-3

6×10-3~9×10-1

7×101~9×10-

2×10-1

2×10-1

3×10-1

2×10~2~3×10

5×102~6×10-2

9×10-1
·本表资料引自中国建筑工业出版社2007年出版的《工程地质手册》。

2.室内测定法

为了能较真实地反映土的透水性质，可将天然土取若干土样，在实验室内

测定其渗透系数，达西实验装置就是通常采用的一种。将实测的流量与水头损

失及设备装置的有关已知数据代入式(10.5)即可求得渗透系数：
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k=#.
由于天然土并非完全均质土，所取土样不可能太多，因此也不可能完全反

映真实情况，但这种方法毕竟是从实际出发，并且设备简单，费用较省，特别

是以土作建筑物(土坝、反滤层)的材料时测定渗透系数多用此法。在室内

测定天然土的渗透系数时，应保证在取样和操作过程中不使土的结构状态受到

扰动。

3.野外测定法

即在所研究的渗流区域的现场进行实测，这种方法能获得较为符合实际的

大面积的平均渗透系数值，故对大型工程，在研究地基及库区渗流问题时，多

用野外实测来取得原始资料。野外实测多是采用钻孔抽水或压水试验，通过对

渗流参数的研究来求得平均渗透系数，此工作一般由水文地质勘测工作者来完

成，其具体作法，可参考相关文献。

10.3地下河槽中恒定均匀渗流和非均匀渐变渗流

若位于不透水基底上的孔隙区域内有地下水流动，且水流具有自由表面如

图10.4 所示，这种水流称为地下河槽水流。该渗流区则称为地下河槽，地下

河槽水流乃是无压的渗流。

浸润面：

不透水基底

图10.4

在自然界中，不透水基底很可能是不规则的，为了简单起见，一般都假定

不透水基底为平面，以i表示其基底的坡度。

地下河槽和一般明渠一样，也可以分为棱柱体地下河槽及非棱柱体地下河

槽。地下河槽水流的水力要素不沿流程改变者称为均匀渗流，反之为非均匀渗

流。在非均匀渗流中，若流线近于平行直线则为非均匀渐变渗流，反之为非均

匀急变渗流。地下河槽水流的自由表面称为浸润面，其非均匀流动的水面曲线

称为浸润曲线。
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10.3.1 地下河槽中的均匀渗流

如图10.5所示，在底坡为i的地下河槽中发生均匀渗流，因均匀流时水

深沿流程不变，断面平均流速在各断面上是相等的，水力坡度J和底坡i相

等。按照达西定律，断面平均流速为

图10.5

v =ki (10.13)

通过过水断面的渗流流量为

Q=kiA? (10.14)
式中：A?为均匀渗流时地下河槽的过水断面积。在很多情况下，地下河槽都

很宽阔，其过水断面可视为矩形，令h。为均匀渗流的正常水深，则A?=bh。,

b为地下河槽的宽度，于是

Q=kibh? (10.15)

通过地下河槽的单宽流量则为

q=kih? (10.16)

10.3.2 地下河槽中非均匀渐变渗流的基本公式——杜比(Du-

puit J)公式

达西定律所给出的计算公式(10.6)及(10.8),是对于均匀渗流的断

面平均流速及渗流区域内任意点上的渗流流速的计算公式。为了研究非均匀

渐变渗流的运动规律，还必须建立非均匀渐变渗流的断面平均流速计算

公式。

图10.6所示为一非均匀渐变渗流，在相距为 ds的断面1-1 和断面2-2

之间任意取微小流束AB,在A点的测压管水头设为H?,H?应等于断面1-1

的水面至基准面O-0的高度，设H?为B点的测压管水头，H?等于断面2-2

的水面至基准面0-0的高度，从A点至B点测压管水头差dH=H?-H?,按照

式(10.8),微小流束的A点处流速为
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n=-k
1-1 断面上的断面平均流速应为

pg A
2 dH

B
pg

H?
H?Z2

ds

2
0- 0

图10.6

=÷?d=?-k (10.17)

因在渐变流中，同一过水断面上的各点测压管水头等于常数，对于任何微

小流束，从1-1断面流至2-2 断面，其测压管水头差均为dH。同时在渐变

流中，从1-1至2-2断面间各流线的长度 ds也接近于相等，不同微小流束

出为一常数，故式(10.17)可写为的水力坡度'

r=-k (10.18)

上式就是著名的杜比公式，系法国学者杜比于

1857年首先推导出来。杜比公式表明，在渐变渗流

中，过水断面上各点流速相等，并等于断面平均流

速，流速分布图为矩形。但不同过水断面上的流速

大小则是不相等的，如图10.7 所示。

2'

图10.7

10.4棱柱体地下河槽中恒定渐变渗流的浸润曲线

10.4.1基本微分方程式

上节已经建立了计算非均匀渐变渗流断面平均流速的杜比公式，现在将基

于杜比公式来建立非均匀渐变渗流的水力要素沿流程的变化关系式。
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图10.8 所示为地下河槽中的非均匀渐变
渗流，在距某起始断面为s的断面1-1处水

深为 h,测压管水头为 H,经过 ds流程以后的

断面2-2处水深为h+dh,测压管水头为H+

2

h

h+dhdH,由图中几何关系可见，1-1断面和2-2

断面间测压管水头差为 HP+H
H

-dH =ids -dh (10.19)

故在微分流段内平均水力坡度为 2
0-

J=-=i-出 (10.20) 图10.8

根据杜比公式，断面平均流速为

r=k(i-出) (10.21)

渗流流量为

Q=ha(i-出) (10.22)

式(10.22)是棱柱体地下河槽恒定非均匀渐变渗流的基本微分方程式，

利用该式可以分析和计算非均匀渐变渗流的浸润曲线。

10.4.2 正坡(i>0)地下河槽中浸润曲线

在研究明渠水流的水面曲线时就已知道，对不同坡度的明渠，其水面变化

的形式是有区别的，即使在同一类型底坡的明渠中，实际水流的水深和正常水

深、临界水深相比，其所处的相对位置不同，水面曲线的形式也不同。地下河

槽中的浸润曲线，也同样因坡度不同及实际水流所处的位置不同而形式也有所

区别。

按照明渠水流中的定义，临界水深是断面比能为最小值时的水深。但在渗

2流中流速水头 非常之小，和 h相比可以忽略，所以断面比能在实际上就等
于水深h,比能曲线变成了直线，临界水深失去了意义。既然没有临界水深，

临界底坡也失去意义，从而缓坡、陡坡的概念也不复存在，急流、缓流、临界

流的概念也不再存在。这样，在地下河槽中只有正坡、平底与逆坡三种底坡类

型。实际水流的水深，也仅仅能和均匀渗流正常水深作比较。由此可见，非均

匀渐变渗流浸润曲线比明渠水流的水面曲线形式要简单。

下面首先研究正坡地下河槽的浸润曲线。在正坡地下河槽中，因可以有均

匀流存在，其流量可用相应的均匀流流量公式来代替，即

0
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Q=kiA?
将上式代入基本微分方程(10.22)得

tiá?=kn(i-出))或-(1-4) (10.23)

利用上式可以分析正坡地下河槽浸润曲线的形式。因正坡地下河槽有正常

水深存在，可画出与底坡平行的正常水深线N-N(图10.9),N-N线将水流

划分为两个区域，水深h>h?的称为a区，水深h<h?的称为b区。

N、

a
h?

h?

d N

图10.9

*>0,在a区，因h>h?,故A>A?,由式(10.23)可知 浸润曲线为壅

出→0,水曲线。在曲线的上游端，当h→h?时，A→A?,由式(10.23)可知

故上游端以N-N线为渐近线。在曲线的下游端，当h→~时，A→~,此时

出-. 故下游端以水平线为渐近线。

出<0,在b区，因h<h?,A<A?,则 浸润曲线为降水曲线。在曲线上游

-0,端，当h→h?时，A→A?,此时 ,故上游端以 N-N线为渐近线。在曲线

出→-m,的下游端，当h→0时，A→0,此时 故下游端与槽底有成正交的趋

势，这种情况实际上不可能存在。

为了进行浸润曲线计算，还需对微分方程(10.23)进行积分。

4-分，令7n=,若地下河槽为矩形，A=bh, 则 dh=h?dη,将这些关

系代入式(10.23)则
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dn=i(1-7)
或

ds=(1+7÷) (10.24)

对上式积分可得

(n-n+1m%) (10.25)

将上式化为常用对数为

=(n-m+2.31?) (10.26)

n=,n=k。上式中 利用式(10.26)可进行正坡矩形地下河槽浸润曲线

及其他有关的计算。

10.4.3 平坡(i=0)地下河槽中浸润曲线

将i=0代入基本微分方程(10.22)式得

Q=-h4*
或

*=-a (10.27)

因平坡地下河槽中不可能发生均匀流，不存在正常水深，浸润曲线仅有一

种唯一的形式。从式(10.27)可知，因为

流量Q、渗透系数k及过水断面积A均为正

出<0,数，无论实际水深h有多大，始终有

所以平坡地下河槽中浸润曲线只能是降水曲

h
h?

i=0

5
线。如图10.10 所示，在曲线的下游端，当

出→-m, 图10.10h→0时，A→0,此时 ,即浸润曲

线和槽底有正交的趋势。在曲线的上游端，则需视实际边界条件而定，在极限

出-0,情况下，当h→x时，则 此时以水平线为渐近线。

现对平坡地下河槽浸润曲线微分方程(10.27)进行积分。同样仅考虑矩



10.4 棱柱体地下河槽中恒定渐变渗流的浸润曲线 469

形断面地下河槽，A=bh,则式(10.27)为

*=-炀
或

ds=-hdh
积分则得

=号(F-后)
利用上式可进行平坡地下河槽浸润曲线及其他有关的计算。

(10.28)

(10.29)

10.4.4 逆坡(i<0)地下河槽中浸润曲线

令i'=||代入基本微分方程(10.22)得

Q=-kn(t+) (10.30)

和研究明渠水流水面曲线的方法一样，虚拟一个在底坡为'的地下河槽中

的均匀流，其流量和在底坡为i的逆坡河槽中的非均匀流所通过的流量相等，

则此虚拟的均匀渗流应当满足

Q=ki'A? (10.31)

式中：A??虚拟的均匀渗流正常水深所相应的过水断面积。将式(10.22)中

流量以等值虚拟均匀渗流流量代入，则有

kAs=-ka(t+出)
故

出=-r(1+4) (10.32)

d<0,由上式可见，因i,A?,A均为正值，所以无论实际水深多大， ,在

逆坡地下河槽中浸润曲线始终是降水曲线。

在曲线的下端，当 h→0时，A→0,此时dd h?h?
→-0,此时浸润曲线与槽底有成正交的趋

i20
势。在曲线的上游端，在极限情况下，当h

→v,→x时，A→,此时 故以水平线为

图10.11渐近线，曲线形状如图10.11 所示。
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现对微分方程(10.32)进行积分，仍然考虑矩形断面的地下河槽。令

N=k
则

dh=h?dn'

代入方程(10.32)为

hr=-i(1+ (10.33)

或

(10.34)

对上式积分并把自然对数化为常用对数，可得

k=ni-n+2.31% (10.35)

上式中π=舞，=条。 利用式(10.35)可进行逆坡地下河槽浸润曲线及其
他有关的水力计算。

例10.1 如图10.12 所示，在渠道与河流之间为一透水的土层，其不透

水层基底的坡度i为0.02,土层的渗透系数k为0.005cm/s,渠与河之间距离

s为180m,自渠中渗出之地下水流的水深h?为1.0 m,流入河道时地下水深

h?为1.9 m,试求每米长渠道向河道的渗流流量并计算浸润曲线。

河

梁
7 h?h 1.2m 1.0ml4

82.6 m i
120m
180m

图10.12

解：(1)由式(10.16)q=kih?,欲求渗流流量，须先求正常水深h?。

由题知h?<h?,故浸润曲线为壅水曲线，今利用式(10.26)来计算正常

水深：

=(-n+2.3k)
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m=,m=因 上式可改写为

a-h?+h?=2.3h1k分一k。
将h?=1.0m,h?=1.9m代入上式得

hH1.0m-k=23(0.02×180m-1.9m+1.0m)=1.172m
上式左端为h,的函数，令hJk{.0m-k,=(h),则

f(h?)=1.172 m
采用试算法，假定一系列的h?值，计算相应的f(h?),其结果见表10.2。

表10.2

h?/m f(h?)/m

0.92

0.94

0.96

1.001

1.131

1.315

根据表中数据，用作图或内插法求得当h?=0.95m时f(h?)=1.172m,故

正常水深为0.95m。

每米长渠道内所渗出的流量为
q=kih?=0.000 05m/s×0.02×0.95m

=0.000 000 95m3/(s·m)

(2)计算浸润曲线

已知浸润曲线为壅水曲线，起始水深h?=1.0m,假定一系列的h?值，由

式(10.26)可计算出相应的距离s,计算可按表10.3进行。

表10.3

h?/m η: h?/m η? s/m

1.0 1.058 1.2

1.4

1.7

1.9

1.27

1.48

1.80

2.01

82.6

120.0

159.0

180.0
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根据表中所算出的h?值及s值可以绘制浸润曲线。

例10.2某工厂区为降低地下水位，在水平不透水层上修建了一条长100m

的地下集水廊道(图10.13),将集水经排水沟排走。由实测，在距廊道边缘

距离s为80m处地下水位开始下降，该处地下水水深H为7.6m,廊道中水深

h为3.6m,由廊道排出总流量Q为2.23m3/s,试求土层的渗透系数k值。

H

h
i=0

3

图10.13

解：廊道中汇积的地下水流量由两侧土层中渗出，故每一侧渗出的单宽流

量为

q=22100m=0.011 2m2/(s·m)
由平坡地下河槽浸润曲线的计算公式(10.29):

发=三(G-后)
令

h?=H=7.6m,h?=h=3.6m

可解出

k=2=2X.6m)2"(.6m)=4×10~2m/s

10.5 普通井及井群的计算

在地表的无压透水层中所开掘的井称为普通井，若井底直达不透水层称为

普通完全井，若井底没有达到不透水层则称为不完全井。

10.5.1 普通完全井

设含水层位于水平不透水层上，含水层厚度为H。掘井以后井中初始水位

和原地下水位相同，当井中开始抽水后，含水层中地下水开始流向水井，井中
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水位和周围地下水位开始下降。如果抽水继续进行并且抽水流量保持不变，同

时假定含水层体积很大，可以无限制地供给一定流量而不致使含水层厚度H

有所改变，则流向水井的地下渗流形成恒定流，此时井中水深h。保持不变，

周围地下水面降到某一固定位置，形成一恒定的漏斗形浸润面。

上述流动情况虽是一种假想，但当含水层足够大而抽水流量又不太大时，

这种假想的恒定流比较符合实际情况。但是这里排除了井的周围有其他地下水

流的干扰。在所考虑的流动情况下，流向水井的渗流过水断面，是一系列的同

心圆柱面(仅仅在井壁附近局部地区，过水断面与同心圆柱面有较大偏差),

通过井轴中心线沿径向的任何剖面上，流动情况都是相同的。如图10.14 所

示，若取任一距井轴为r的过水断面，令该断面上含水层厚度为z,其过水断

面面积应为2πrz,在断面上各处的水力坡度为

1=蛊
断面上的平均流速为

v=k出
4z

乙天然水面

浸润曲线

i=0

o

H

不透水层
x

图10.14

通过的渗流量为

Q=2mrk步
将上式改变形式如下：

2mad=中
对上式两端在相应变量范围内积分：

(10.36)

(10.37)
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2π?at=
积分后得

2-h=in
化为常用对数为

2-=0739 (10.38)

利用式(10.38)可绘制沿井的径向剖面的浸润曲线。
设想在距井轴相当距离R之处，地下水面不再受到井中抽水的影响，也就

是说该处地下水水深保持为H,这个距离R称为井的影响半径。如果认为只有

影响半径R范围内地下水流才汇入井中，那么令式(10.38)中r=R,z=H,

即可求得井的恒定最大供水流量为-m (10.39)

从理论上讲，影响半径应为无穷大，但从实用的观点看，可以认为井的

影响半径是一个有限的数值。例如当含水层厚度已经非常接近于H(比如

95?的地方，可以认为井的影响到此为止。

利用式(10.39)计算井的供水量时，必须先确定影响半径 R,在一般初

步计算中，R可用经验公式来估算：

R=3 000△√k (10.40)

式中：△为井的抽水深度，△=H-h?,R,△均以m计，k以m/s计。

在粗略估算时，影响半径可按下列范围取用：
细粒土 R=100～200 m
中粒土 R=250～700 m

粗粒土 R=700～1000m
如果在井的附近有河流、湖泊、水库时，影响半径应采用由井至这些水体

边缘的距离。对极为重要的精确计算，最好用野外实测方法来确定影响半径的

大小。

虽然影响半径不易精确确定，但由式(10.39)可以看出，流量与影响半

径的对数值成反比，所以它对抽水量计算不会产生很大误差。

10.5.2 不完全井

若井底未达到不透水层，这种井称为不完全井。不完全井的特点是，水流
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不仅沿井壁周围流入水井，同时也从井底流入水井，因此流动情况比较复杂，

理论计算尚有困难，目前多采用完全井的计算公式乘以大于1的修正系数来

计算。

0-a( (10.41)

式中符号如图10.15中所示。

原地下水而

H'
浸润曲线

R

图 10.15

10.5.3 井群

无论是为了吸取地下水源，或是为了基坑开挖时降低地下水位，在一个区

域常常不只是打一个井而是打许多井来同时抽

水，若这些井之间距离不是很大，井与井之间地

下水流互相发生影响，这样的许多井同时工作称

1O A

T2
2O为井群，如图10.16 所示。 4

由于井与井之间水流相互影响，在井群区地

下水流比较复杂，其浸润面也非常复杂。
30

现在仅讨论一种工作条件最简单的井群，即

假定每个井均为完全井，每个井的尺寸相同，抽

水流量相同，井与井之间距离很小。根据势流叠

n

图10.16

加原理，当若干井同时存在时，任意点A处的势函数为各井单独作用时在该点

的势函数之和。利用这样的方法可以求出上述井群的总供水能力为

0=1÷ (10.42)
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式中：n为井的数目；h为渗流区内任意点A的含水层厚度(即地下水深度);

r?,r?,⋯,r。为各水井至任一地下水深度为h处的A点的距离；R为井群的

影响半径，可按单井的影响半径计算；H为原含水层的厚度。利用式(10.42)

计算井群供水能力时，须已知某一指定位置的地下水深度h值。

每一个井的供水能力Q=2 当已知井群的总抽水量Q。时，利用式
(10.42)亦可计算在渗流区内任意点的地下水深度h值。

例10.3 为在野外实测土层的渗透系数，在该区域打一口井，并沿井半

径方向设置钻孔两个，如图10.17所示，然后用抽水机从井中抽水，待抽水持

续一定时间使流量及井和钻孔中水位均已恒定不变之后，测得钻孔中水深h

=2.6m,h?=2.2m,抽水流量Q=0.0025m3/s,已知钻孔中心距井中心的距

离r?=60m,r?=15m,求井区附近土层的渗透系数。

井 .钻孔、

2

图10.17

解：根据完全井的计算公式有

h;-h3=0.7Qig
故

k=68
=826m9-222m*5m
=0.000 572 m/s

例10.4 有一井群由8个普通完全井所组成，排列在一个矩形周界上，如
图10.18所示。已知矩形边长为60m和40m,井群的总供水能力Q?为0.02m3/

s,井的半径r。为0.1m,井群的影响半径R为500m,地下水含水层厚度H为
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10m,含水层渗透系数k为0.001m/s,求井群中心点0的地下水位降低值△h

为多少?

3 4

20m

8(

30m 30 m

6
20m

△h

h
H

图10.18

解：各井至O点的距离为

r?=rg=30m,r?=r?=20m

r?=r?=r?=rg=√(30m)2+(20m)2=36m
由井群的计算公式(10.42)可解出点O处地下水水深为

R2=H2-136+[]gR-÷](C·r⋯⋯)]

=(10m)2-136X0.m[4500-&(30×36×20×36×30×36×20×36)]
=82.09 m2

h=9.06 m

0点处地下水位降低值为

△h=10m-9.06m=0.94m

10.6水平不透水层上均质土坝的渗流计算

均质土坝渗流计算的主要目的是确定经过坝体的渗流量和坝内浸润曲线

位置。
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图10.19 所示为筑于水平不透水地基上的均质土坝，上游液体将通过边界

AB渗入坝体，在坝内形成自由表面(浸润面)AC,C点称为逸出点，ABDC

区域为渗流区。

? A'

H?

B B"

△L

火

F

E

多

hk

L

C

G

a?

H?D2

图10.19

因一般坝轴线较长，故通常把土坝渗流作为平面问题看待，同时认为坝内

渗流符合渐变渗流的条件。

在实用上，土坝渗流常采用“分段法”进行计算，并且有三段法和两段

法两种计算方法。三段法是把坝内渗流区划分为三段，第一段为上游三角楔形

体ABE,第二段为中间段AEGC,第三段为下游出渗段 CGD。对每一段可应用

渐变渗流的基本公式(杜比公式)计算渗流流量，而通过每段的流量应当相

等，通过三段的联合求解，可得出坝的渗流流量及逸出点水深hx,并可画出

浸润曲线 AC。

两段法是在三段法的基础上进行了简化，把上游楔形体ABE 用一个矩形

体AEB'A'去取代，取代以后的渗流效果一样。这样把第一段和第二段合并为

一段，即上游渗流段A'B'GC。

现用两段法来进行分析。

根据试验，等效的矩形体的宽度△L由下式确定：

△L=T+2mH (10.43)

式中：m?为坝上游面的边坡系数。

10.6.1 上游段的计算

渗流从过水断面A'B'至CG的水头差△H=H?-hx,两过水断面之间平均

渗透路程△s=L+△L-m?h?,m?为坝下游面的边坡系数，故上游段的平均水

力坡度为

J=工+h-m
根据杜比公式，上游段的平均渗流流速为
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v=J=k乙+A-m,
A=号(H?+h?),上游段单宽坝长的平均过水断面积 ,上游段所通过的单宽

渗流量为

9=1·A=2c44) (10.44)

很明显要用上式计算渗流量还不可能，因其中逸出点水深hx是未知数，

所以还须要对下游段建立计算公式，以便和式(10.44)进行联立求解。

10.6.2 下游段的计算

设坝下游有水，其水深为H?,逸出点在下游水位以上的高度为a?,因在

下游水面以下的渗流为有压流，在水面以上部分为无压流，需要分开计算。同
时根据实际流线的情况，把下游段内渗流的流线都看作是水平线。

首先研究下游段水面以上部分。如图10.20 所示，设在距坝底的高度为y

处取一水平微小流束 dy,该微小流束由起始断面至末端断面的水头差应为

(a?+H?-y),微小流束的长度为m?(a?+H?-y),故微小流束的水力坡度J

为 通过微小流束的单宽流量为

dr =k/dy=my
y4

C

a?dy: 多
又

+y dy H?y

G D

图10.20

整个水面以上部分单宽渗透流量为

q=?un=fy= (10.45)

再考虑下游段水面以下的部分。同样，可在距坝底高度为y处取出一水平
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微小流束 dy,该微小流束由起始断面至末端断面水头差为a?,微小流束长度

m,(aoth?-y)·为m?(a?+H?-y),其水力坡度J为 通过微小流束的单宽流

量为

dn?=dy=m(a+h?-yy
整个下游段水面以下的单宽流量为

q?=?dn?=|°m(a +g-pty

m“ (10.46)

化为常用对数后上式为

q?=2 (10.47)

通过下游段的全部单宽渗流量q=q?+q?,即

n=m(1+2.3hg“t) (10.48)

上式中a?=hx-H?,联解方程式(10.44)及(10.48),可求得坝的渗流量q
及逸出点高度hx。

10.6.3 浸润曲线

如图10.21 所示，因用等效的矩形体取代上游三角楔形体，A'B'即为上游

的入渗起始断面，今取以点G为坐标原点的一组直角坐标系来研究浸润曲线的

计算，x轴以向左为正。

y4
又 A' A F 名

CH? y ?
B B' Ex x G D

AL L

图10.21

在任意水平坐标为x的过水断面上，设其水深为 y,根据杜比公式，该断

面的平均渗流流速为
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r=k蛊
单宽渗流量为

q=5出
或

qdx=kydy
将上式积分得

qx=≥2+c (10.49)

利用已知边界条件可确定积分常数C,当x=L+△L-m?h,时，y=H,代入上

式得

C=g(L+Al-m?h)-F
将C值代入式(10.49)得

qx=22+q(L+AL-m?h?)-
或

y2=H-≥g[(L+AL-m,h?)-x]
将计算渗流流量的式(10.44)代入上式后，可得出浸润曲线的方程式为

y=√a+A-mh)(H-B)+尿 (10.50)

假定一系列的x值，由上式可算得相应的y值，从而描绘出坝内浸润曲

线。由上式可见，当x=0时，y=hx,当x=(L+△L-m?hx)时，y=H?。

按式(10.50)所绘出的浸润曲线，其上游端是从A'点开始的，而实际上

入渗点应在A,故曲线的前段A'F应加以修正。在实用上常采用近似方法来修

正它，即把A点作为曲线的上游端起点，再选择适当能与后半段曲线光滑连接

的曲线AF去代替A'F即可。

10.7 渗流场的基本微分方程及其解法

前面以达西定律为基础，采用流束理论的分析法，讨论了渐变渗流的有关

水力计算问题，而没有涉及渗流场的求解。实践证明，许多实际工程中的渗

流，不能视为一元流或渐变流。如水工建筑物地基中的渗流，一般渗流区极不
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规则，建筑物地下轮廓多有局部突变(如齿槽、板椿等),流线曲率很大，渗

流运动要素至少有两个方向的变化。另一方面由于生产实际的需要，不仅要求

了解渗流的某些宏观效果如渗流流量、过水断面平均流速，而且必须弄清楚渗
流区内各点的渗流流速和动水压强。所以渗流场的求解是十分重要的。

10.7.1渗流场的连续性方程和运动方程

若在渗流场中分割出一块微分六面体，根据渗流模型的概念视渗流为连续

介质流动，并假定液体不可压缩，土的骨架亦不变形，可以推导出恒定渗流的

连续性方程为

++=0 (10.51)

由于推证和处理方法与第10 章中三维连续性方程一样，这里不再详述其

过程。

此外，根据式(10.9),渗流场中任意点的渗流流速为

n=-k
因而任一点流速在三个坐标方向投影可表达为

(10.52)

上式即为均质各向同性土中恒定渗流的运动微分方程式。式中H为流场中任

意点的总水头，实用上可视为测压管水头，即

H=z+m
连续性方程和运动微分方程，构成了渗流的基本微分方程组，它们共有

u.,u,,u?,及H等4个未知数，通过联立求解微分方程组，可求解渗流的流

速场和水头(或压强)场。

10.7.2 渗流的流速势与拉普拉斯方程

若令函数

φ=-kH (10.53)

对于均质各向同性土，在渗流场中k为常数，则运动微分方程可写为
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(10.54)

上式表明，符合达西定律的渗流属于势流，函数φ则是渗流场中的流速势

函数。

将式(10.54)代入式(10.51)可得

a+GE+GE=0 (10.55)

或

+”=0 (10.56)

由此可知，不可压缩恒定渗流，水头函数满足拉普拉斯方程，通过求解拉

普拉斯方程(在一定边界条件下)即可求解渗流场。

若渗流为平面流(二维问题),渗流场还存在流函数，所有求解平面势流

的方法都可应用于解平面渗流问题，该方法可参见本书9.5节的内容。

10.7.3 渗流场解法简介

利用上述微分方程解渗流场的方法大致可分为四种类型。

1.解析法

根据微分方程，结合具体边界条件以解析法求得水头函数H或流速势φ
的解析解，从而得到流速和压强场的分布函数。但由于实际渗流问题的复杂

性，用解析法所能求解的问题是很有限的。

2.数值解法

用近似解法求得有关渗流要素在场内若干点上的数值。随着电子计算机的

发展，数值解法的应用愈来愈广泛，精度亦愈来愈高。常用的数值解法为有限

差分法和有限单元法。

3.图解法

图解法也是一种近似方法，它用逐步近似方法绘出流场的流网，从而求解

平面渗流问题。对于一般工程问题，图解法可以给出较为满意的结果，因而应

用较为普遍。

4.实验法

采用一定比例的模型来模拟真实的渗流场，用实验手段测定流场中渗流要
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素。实验法一般有沙槽模型法，狭缝槽法，电比拟法。其中以电比拟法应用较

为广泛。

10.7.4 边界条件

无论采用解析法还是其他方法求解恒定渗流场，都涉及边界条件的确定。

现以图10.22 所示土坝平面渗流为例来说明确定边界条件的基本原则。

H?

?

2

3

开1

4

5
6
H -7

A 2

1
B

图10.22

1.不透水边界

因为液体不能穿过不透水边界而只能顺着它流动，所以不透水边界的任何

⋯=0,点上渗透流速沿边界的法线方向无分速，即! n 为边界法线方向。既然

液体只能顺着边界流动，所以不透水边界必定是一条流线，该边界上流函数

ψ=常数(关于流函数的定义见本书9.5节)。图10.22 中不透水基底 AB 则是

一条流线。
2.透水边界

如图10.22 中上游入渗边界1-2-3及下游出渗边界5-6-7均属于透水

边界。不难看出，在上述透水边界上水头H或势函数φ为常数；例如在边界

1-2-3上H=H?,在边界5-6-7上H=H?。因而透水边界线是等势线，液

体穿过透水边界时，流速与之正交，流线亦与之正交。

3.浸润线边界

浸润线是一条流线，该线上流函数ψ=常数，同时线上各点压强均为大气

压强，即p=0,于是水头函数H=z,即浸润线上各点水头函数值与其几何纵

坐标值相等。

4.逸出边界

如图10.22 中下游面4-5 之间边界称为逸出边界。该边界上每一个点，

都是坝内某一流线的终点，液体从此跨出渗流区而顺着坝面流动，但它不再具

有渗流的性质。在逸出边界上各点压强均等于大气压强，水头函数随位置而改
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變。因此可知逸出边界既不是流线，也不是等势线。

思 考 题

10.1什么叫渗流?什么叫孔隙介质?

10.2 水在土壤中的存在形式有哪几种?其运动特征是什么?参与地下水

运动，主要是什么形态的水流?

10.3 滲流的基本定律是什么?写出数学表达式并说明其物理意义。

10.4 何谓滲透系数?它的物理意义是什么?怎样确定滲透系数值?

10.5 什么叫浸润线，浸润线的基本微分方程的形式是什么?

10.6 什么叫普通完全井，什么叫不完全井?写出普通井浸润曲线方程。

习题

10.1 某河冬季由地下水补给水量，今测得不透水层坡度i为0.0025,如

图所示，1-1断面含水层厚度h,为3m,2-2断面含水层厚度h?为4m,两断

面间距离L为500m,土的滲透系数k为0.05cm/s,试计算地下水單宽滲流

流量。
10.2 今欲打一完全井取水，已测得不透水层为平底，如图所示，井

的半径r?为10cm,含水层厚度H为8m,土为细沙，实测滲透系数k为

0.001cm/s,试计算当井中水深h?不小于2m时的最大出水量，并算出井

中水位与出水量的关系。

0

?

h? h?

L
2

题10.1 題10.2

10.3 有一普通完全井群由六个井组成，井的布置如图所示，已知a为

50m,b为20m,井群的总流量Q?为31/s,各井抽水流量相同，井的半径R

为0.2m,蓄水层厚度H为12m,土为粗砂，滲透系数k为0.01cm/s,影响半

径R为700m,试计算井群中心点G处的地下水面降低了多少?

10.4 某均质土坝建于不透水地基上，如图所示，已知坝高为17m,上游
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水深H?为15m,下游水深H?为2m,上游边坡系数m?为3,下游边坡系数

m?为2,坝顶宽b为6m,坝身土的渗透系数经实验测得为0.001cm/s,试计

算坝身的单宽渗流量并画出坝内浸润曲线。

A B
h

b G H? 17 m 多

F 号 E 是 D

题10.3 题10.4

H?
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理论分析和模型试验是研究水力学问题的两种基本方法。尽管数值计算极

大地拓宽了理论分析的应用领域，但实际工程中的水流现象往往是很复杂的，

单纯依靠理论分析来求解许多水力学问题遇到了很大的困难，此时采用模型试

验与理论分析相结合的方式是解决问题的有效途径。

试验研究通常是在与原型相似而缩小了几何尺寸的模型上进行，在模型中

观测流态和运动要素，然后把模型中的这些实测资料引申到原型上去，这样就

产生了下面的问题：

(1)如何设计模型才能使模型和原型中的流动相似?

(2)如何正确选择各种参量进行量纲分析，用来辅助制定合适的试验方案?

(3)如何正确地处理、分析试验数据，找到数据的规律性?

(4)如何把模型中观测的流动现象和数据换算到原型中去，并进一步

引申?

量纲和相似原理提供了解决这四个问题的理论基础。

本章将介绍量纲、相似原理和模型试验的基础。

11.1量 纲 分 析

11.1.1 量纲分析的基本概念

一般物理量都具有量纲，不同种类的物理量有不同的量纲，在1.3节中曾

对量纲作过简要的介绍。当表征一个物理过程的方程已知时，则有关此过程的

物理量之间的关系就确定了。任一物理过程，不仅各物理量之间关系具有规律

性，而且这些物理量相应的量纲之间也存在规律性。量纲分析法，就是利用量

纲之间的规律性去推求各物理量之间的规律性的方法。

物理方程中各项物理量的量纲之间存在着下列规律性：

1.物理方程中各项的量纲应当相同。这一规律称为量纲和谐性(或齐次

性)。不难理解，在一个物理方程中，不能把以长度计的物理量和以时间计的
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物理量来相加或相减。

在3.4 节关于能量方程的图示中，曾已阐明，能量方程中各项

(-2)均具有长度的量纲L,它是符合量纲和谐性原则的。
利用量纲和谐原则可以从一个侧面来检验某一物理方程的正确性。

2.任一有量纲的物理方程可以改写为量纲一的项组成的方程而不会改变

物理过程的规律性。

例如总流的能量方程，若等式两端各项用一量纲为长度L的某一水头 H

去除，则变为

分*n+2d-方*n+2h分
显然，一个物理方程各项用同一数除，不会改变原方程的本质，但它在

形式上却把原方程改换成了由量纲一的项组成的方程。利用量纲分析法去探

求物理方程的形式时，常把物理方程各项用量纲一的形式来表达更具有普

遍性。

11.1.2 量纲分析的 Rayleigh法(瑞利法)

如果某一物理量y由n个变量N?,N?,N?,⋯,N。所确定，假定y可由

各变量幂函数的乘积表示：

y=KNT1NZ2N?·⋯· NC (11.1)

公式中，K为系数，α?,a?,⋯,α,为待定指数。
根据量纲和谐原则，方程(11.1)左右两边基本量纲的指数应该相等。

所以，可以确定待定指数α?,α?,⋯,α。的值。这样就可以确定该物理过程

的函数关系式。假设y,N?,N?,⋯,N。的量纲分别为

M*L*T,M*L*T,M2L2T2,⋯, M°L*T
则有

M°L*T=(M?L^T)·(M*2LT2)·⋯·(M°LT*)°*
根据量纲和谐原则，有

(11.2)

其中，a,b,c,a?,b?,c?,⋯,a?,b,,c。是已知的。
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公式(11.2)是待定指数α?,a?,⋯,α。的线性代数方程组。如果未知

变量不多于三个，则方程组(11.2)的解是确定的；如果未知变量多于三个，

就只能得出以某三个为参数的其余各未知量的相对值。这就是 Rayleigh 量纲分

析法。

11.1.3 量纲分析的π定理

任何一物理过程，包含有k+1个有量纲的物理量，如果选择其中m个作

为基本物理量，那么该物理过程可以由[(k+1)-m]个量纲一的数所组成的关

系式来描述。因为这些量纲一的数是用π来表示，故称为π定理。π定理又

称为白金汉(Buckingham)定理。

下面对该定理的内容作进一步阐述，并用简单的代数法加以证明。

设已知某物理过程含有k+1个物理量(其中1个因变量，k个自变量),

当然一般不知道这些物理量之间所构成的函数关系式，但可以写成一般的表达

式为

N=f(N?,N?,N?,⋯,N) (11.3)

则各物理量N,N?,N?,N?,⋯,N?之间的关系可用下列普遍方程来表示：

N=Ea,(NYNN;⋯N?) (11.4)

式中：α为量纲一的系数，i为项数，a,b,c,d,e,⋯,n为指数。

假设选用N?,N?,N?三个物理量的量纲作基本量纲，则各物理量的量纲

均可用该三个基本物理量的量纲来表示：=
(11.5)

5-
/V

或写成普通方程式：
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N=r(
=T

1

=πs/

(11.6)

式中π,π?,π?,π?,π?,πs,⋯,π;为量纲一的比例系数。
由量纲的和谐性可知，方程组(11.6)中各式等号两边的量纲应相等，因
此方程组第二式的x?=1,y?=0,z?=0,得N?=π?N,故π?=1,即N?=1·N?。

同理，由第三式可知：N?=π?N?,故π?=1,即N?=1·N?。

由第四式可知：N?=π?N?,故π?=1,即N?=1·N?c

这就是说，选作基本物理量的三个π均等于1,这样式(11.6)可写作

(11.7)
-f

=πsN

将式(11.7)代入式(11.4),得

πN;NN=Ea[1·1·1·m·ms⋯⋯·N⋯⋯·
NZ*sa***⋯**·NS***?**m*] (11.8)

由于量纲的和谐性，上式等号右边每一项的量纲都应与等号左边的量纲相

同，即
N;N?N?=NI**4*w+⋯**)·N?*9**+*·

N*+=*+=m)
由此可得

(11.9)
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将式(11.9)代入式(11.8),得

mNNN=Ea(1·1·1·m2·n⋯·n?·N;·N·N)
以 N;N?N除上式各项得

π=a,(1·1·1·m·m?⋯·)
上式也可写成

π=f(1·1·1·π*·π?·⋯·π?) (11.10)

式中量纲一的数可应用式(11.6)来求，即

m* (11.11)

上式N?,N?,N?为选择的三个基本物理量，x?,yx,z可由分子分母的

量纲相等来确定。

利用π定理，可以推求某一物理过程的函数关系式。但是要强调指出，

不要误认为可以把π定理作为万能的工具，只要经过一定的推演过程，即可找

到表达任何物理过程的方程。恰恰相反，π定理的应用，必须首先有赖于对所研

究的物理过程有深入的了解(理论分析或实验),正确地确定影响该物理过程的

主要物理量。否则，即便是量纲分析本身完全正确，也可能导致错误的结论。应

当认识到，正确地确定影响某一物理过程的因素，是一件比较困难的任务。

11.1.4 量纲分析应用举例

1.薄壁圆形孔口出流公式的推导

图11.1所示水箱侧壁开有圆形薄壁孔口，已知收缩断面上断面平均流速
1
?

H

|c

v?
0- -0

le

l1

图11.1
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v,与孔口水头H、孔径d,重力加速度g,水的密度p,水的粘度η和表面张力
o 等因素有关，试通过量纲分析推求流速v。的计算公式。

由已知条件可将孔口收缩断面上平均流速公式写成下面的一般函数式：

v.=f(H,p,g,d,η,σ) (11.12)

上式中共有物理量7个，其中自变量数为6(k=6)。今选择H,p,g三个
物理量作为基本物理量，则式(11.12)可以用4个量纲一的数组成的关系式

来表达。这些量纲一的数(π)为

m=p (11.13)

m.=
my=g
π.=Hp'

(11.14)

(11.15)

(11.16)

由于选择了H,p,g为基本物理量，由基本物理量所组成的量纲一的数均等

于1,即

π1=π?=T?=1

因为π,π?,πs,π?均为量纲一的数，式(11.13),式(11.14),式
(11.15),式(11.16)的右端，分子与分母的量纲应当相同。由式(11.13)

则有

dimv=dim(Hp'g)

将上式中各物理量的量纲用L,T,M来表示，则有

LT-1=L(ML-3)(LT-2)?=L*-y**M'T-2:

上式两端相同量纲的指数应相等，则

对M来说 y=0
对L来说 x-3y+z=1
对T来说 -2z=-1
解方程组得

=代入式(11.13),可得
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由式(11.14),可写出量纲式：

dimd=dim(H*p'*g*)

或
L=L*(ML-3)3*(LT~2)*=L*-3x**M*T-2*

上式两边相同量纲的指数应相等，则

对M来说 y?=0

对L来说 x?-3y?+z?=1
-2z?=0对T来说

解方程组得

m?=片。代入式(11.14),可得

由式(11.15),可写出量纲式：

dimη=dim(H3p'?g3)
或

ML-'T~1=L?(ML-3)"(LT~2)*=L*?~3ys**M?T-2

上式两边相同量纲的指数应相等，则

对M来说 ys=1
对L来说 xs-3ys+zs=-1

-2zs=-1对T来说

解方程组得

,H√代入式(11.15),可得

由式(11.16),可写出量纲式：

dimo=dim(H?p^g?)

或
MT-2=L?(ML-3)**(LT-2)=L?-36**MT-2

上式两边相同量纲的指数应相等，则
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对M来说

对L来说

对T来说

解方程组得

)?=1

x?-3ys+z?=0

-2z?=-2

.=fH)代入式(11.16),可得

根据π定理，可用π,π?,π?,πy,π?,πs,π。组成表征孔口出流的量

纲一的数的关系式：

π=f(1,1,1,π?,πs,π?) (11.17)

即

Vm=r(hn.a'n《m)) (11.18)

(n))√2g (11.19)

令

n(m) (11.20)

于是

v?=φ√2gH (11.21)

系数φ称为孔口的流速系数。量纲分析的结果表明，流速系数φ是

H《)诸因数的函数。不难看出，√gH这个量实际上是通过孔口的水流
流速的标志，在数量上仅和流速v,相差一个系数。若把√gH用特征流速v

、可写为来代表，即令v=√gH,则参数 而vH/v所表达的量纲一

的数，就是雷诺数(Reynolds Number)。雷诺数是和液体粘性有关的，标志

惯性力和粘性力之比的一个特征数。关于雷诺数的物理意义，已在4.4节中
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-k*t。《)作了详细介绍。此外，量纲一的数 也可改写为

而 所表达的量纲一的数，在水力学中称为韦伯数(Weber Number),常

以We来表示。韦伯数是反映表面张力大小的一个特征数，表示惯性力与表

面张力之比。

综上所述，孔口流速系数与孔口相对孔径d/H以及雷诺数 Re,韦伯数 We

有关。至于系数φ值的大小，只能通过实验来确定。但是量纲分析的价值还在

于，它显示了影响φ值的因素，从而可以使实验工作具有明确的方向。

2.推求边界切应力r?的表达式

大量的试验研究表明，壁面上的切应力r?与下面各因素有关：断面平均流

速v、水力半径R、液体密度p、液体的动力粘性系数η及粗糙表面的凸出高

度△,试用量纲分析法推导r?的表达式。

由上述条件可知

To=f(R,v,p,η,A)
今选择p,v,R三个物理量作为基本物理量，由式(11.11)得

π=p
上式等号右边分子分母的量纲应相等，则

dimr?=dim(p?v'R*)

将上式中各物理量的量纲均用L,T,M来表示，则有

ML-'T-2=(ML-3)(LT-')L*=M*L-3*y**T->

上式等号两边相同量纲的指数应相等，则

对M来说 x=1

对L来说 -3x+y+z=-1
-y=-2对T来说

解方程组得

故

π=
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用同样的方法可求得

πi=1,πg=1,π,=1,m=gA==,m=
式中 Re为雷诺数。根据π定理π=F(1,1,1,π?,πs)

即

=F(意贵) T=F(是·贵)m2或

若令A=8F(意·员), ,则可以得到公式(4.11)

r0=2
式中λ为沿程阻力系数，是表征沿程阻力大小的一个量纲一的系数。由推导结

果可以看出，沿程阻力系数和水流雷诺数、壁面凸出高度和水力半径之比有

关，即公式(4.12):

A=/(Rc,)
3.推求矩形薄壁堰流量的计算公式

已知通过矩形薄壁堰的流量Q与堰顶水头 H、重力加速度g、液体的密度

p、动力粘度η、表面张力σ及堰孔宽度b有关。试用量纲分析方法推求流量

的计算公式。

解：由题意知

Q=f(H,g,p,η,σ,b)
式中共有7个物理量。现选取H,g,p三个物理量作基本物理量，则按π定

理应有7-3=4个量纲一的数π的表达式，即

π*H (11.22)

4=H (11.23)

πs=H (11.24)

(11.25)

因为π,π?,πs,π?均为量纲一的数，故以上各式分子、分母量纲必定

相同。由式(11.22)得

dimQ=dim(Hg'p3)
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当采用长度L、时间T及质量M三个基本量纲来表示时，上式变为

L3T-1=L*(LT-2)'(ML-3)*

上式两端同一量纲的指数应相等，故

对L应有 x+y-3z=3

对T应有 -2y= -1
对M应有 z=0

x=3,y=号，x=0,解方程组得： ,代入式(11.22)得=
同理，由式(11.23)、(11.24)、(11.25)三式可分别求得

=√
πy=Fm)
m=分

根据π定理 π=f(1,1,1,π?,πs,π?)
即

m2=An.H《))
或改写为

m60=+(√《)
式中

0=云()√2g则得

m=()令

Q=mb√2gH2于是得
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由上式可知：矩形薄壁堰的流量系数m是雷诺数Re及韦伯数We的函数。

雷诺数Re反映液体粘滞性的影响，韦伯数We反映表面张力的影响。当堰顶水

头足够大时，Re及We对m的影响均可略去，m的数值必须在不同的边界条件

下通过实验确定。

11.2 相 似 原 理

11.2.1相似的基本概念

流动相似的概念是由几何形状相似的概念推广和发展而来的。在两个几何

图形中，若它们的相应长度都保持固定的比例关系，则这两个图形就叫几何相

似。但这种相似仅限于静态的相似。而液体运动时，问题要复杂得多，它属于

机械运动的范畴。机械运动的流动相似，除要求静态的几何相似外，还要求动

态相似；除要求形式相似外，还要求内容相似。

表征液体运动的量具有各种不同性质，主要有三种：表征流场几何形状

的、表征运动状态的以及表征动力的物理量。因此，两个流动系统的相似，可

以用几何相似、运动相似及动力相似来描述。现分别叙述于下。在叙述中原型

中的物理量注以脚标“P”,模型中的物理量注以脚标“M”。

1.几何相似

几何相似是指原型与模型保持几何形状和几何尺寸的相似，也就是原型和

模型的任何一个相应线性长度保持一定的比例关系。设原型的线性长度为Lp,

模型的线性长度为Lw,两者的比值用λ,表示，称为几何相似的线性长度比

尺，即

A.=会 (11.26)

因而

A=号=x面积比尺

a长=Ai体积比尺

2.运动相似

运动相似是指模型与原型两个流动中任何对应质点的迹线是几何相似

的，而且任何对应质点流过相应线段所需的时间又是具有同一比例的。或者

说，两个流动的速度场(或加速度场)是几何相似的，这两个流动就是运
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动相似的。

A.=☆设时间比尺为

则

A=-公-A速度比尺 (11.27)

A.-5店-加速度比尺 (11.28)

3.动力相似

原型和模型流动中任何对应点上作用着同名的力，各同名力互相平行且具

有同一比值则称该两流动为动力相似。如果原型流动中有重力、阻力、表面张

力的作用，则模型流动中在相应点上亦必须有这三种力作用，并且各同名力的

比例应保持相等，否则多一种或少一种力作用或者比值不相等就不是动力相似

的流动。自然界的水流，一般作用在质点上同时有几种力，如重力、粘滞力、

表面张力和弹性力等。如果这些力的合力不等于零，则质点将作加速运动。根

据达朗贝尔原理，在这个不平衡力系上假想加上一个惯性力，便可变为一个平

衡力系。这个平衡力系构成了一个封闭的力的多边形。这样，动力相似就表征

为模型与原型流动中任意相应点上的力的多边形相似，相应边(即同名力)

成比例。
若分别以G,F?,Fs,F及F?代表重力、粘滞力、表面张力、弹性力和

惯性力，则

C
λc=λr=λs=λg=λ,或 (11.29)

以上三种相似是模型和原型保持完全相似的重要特征。它们是互相联系、

互为条件的。几何相似是运动相似、动力相似的前提条件，动力相似是决定流

动相似的主导因素，运动相似是几何相似和动力相似的表现，它们是一个统一

的整体，是缺一不可的。模型和原型的流动相似，它们的物理属性必须是相同

的，尽管它们的尺度不同，但它们必须服从同一运动规律，并为同一物理方程

所描述，才能做到几何、运动和动力的完全相似。

今以受牛顿第二定律约束的相似现象为例，来阐明这一问题。机械运动相

似的两个系统都应受牛顿第二定律的约束，即应有

F=m出



500 11水力学模型试验基础

式中：F为作用力；m为质量；u为流速；t为时间。

这一公式对于模型和原型中任一对应点都应该是适用的。

F,=m,a.对原型来说 (11.30)

F,=m山对模型来说 (11.31)

在相似系统中存在着下列的比尺关系：

Fp=λ,Fw,mp=λ,my,up=λ,uy,tp=λ,ty
代入式(11.30),整理后可得

AAFn=mm (11.32)

这样，就有表述相同数量关系的两个不同方程式(11.31)及式

(11.32),两者只有在下列条件下才能统一起来，即

AA=1 (11.33)

AA=1上式表明相似系统中4个物理量 F,m,u,t的比尺之间的关系是受

约束的。因此4个相似比尺中只有3个是可以任意选定的，而第4个则必须由

式(11.33)导出。所以相似系统中各物理量的比尺是不能任意选定的，而要

受描述该运动现象的物理方程的制约。

因A.==A. 又因相似系统中相应点的流速都是相似的，故

A.=A.=A可用某一特征流速v(如断面平均流速)代表各点流速，即

把以上关系代入式(11.33),整理后可得

A=1 (11.34)

也可写作

(11.35)

在相似原理中把量纲一的数 叫作牛顿数，用Ne来表示，上式也可

写作
Nep=Ney (11.36)

这就是说，两个相似流动的牛顿数应相等，这是流动相似的重要判据，称
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为牛顿相似准则。

m 出之比值，牛顿数由以上推导过程可知，牛顿数是作用力F与惯性力

相等就是模型与原型中两个流动的作用力与惯性力之比应相等。

11.2.2 相似条件

上节说明了相似现象的相似特征，并由此引申出确定不同物理量比尺关系

的有关相似准数和相似准则。本节说明模型与原型相似的必要和充分条件。

与原型相似的模型不止一个，可以有一系列大小不等的模型都可能与原型

相似，但这些模型中的任何一个都必须与原型为同一物理方程所表述，这是实

现相似的第一个条件。

物理方程有一般解，也有特定解。所考虑的模型只是一系列模型中的一

个特定的模型中的一个确定的相似现象。这个相似现象就相应于微分方程中

的一个特定的单值解。所以两个流动相似就必须保持造成单值解的相似条

件，造成单值解的条件叫作单值条件。因此，模型和原型单值条件所包含的

物理量相似是实现相似的第二个条件。在恒定流情况下，如果模型采用与原

型同样液体，则单值条件就是几何条件和边界条件，即流场的几何形状、进

出口断面的流动情况及边界的性质等。如果是非恒定流，则单值条件还应包

括初始条件，即开始时刻的流动情况。如果模型采用与原型不同的液体，则

单值条件还应包括物性条件如液体的密度、粘滞系数等。单纯单值条件所包

含的物理量相似，还不能认为模型与原型的流动就相似，因为相似现象中有

关物理量的比尺是不能任意选定的，它们之间还必须受到比尺关系式的约

束，所以有关的相似准数相等是实现相似的第三个条件。上述三个条件是实

现相似的必要和充分条件，满足了这三个条件，模型与原型的流动才能完全

相似。

11.2.3不可压缩粘性液体运动相似准则

对水流来说，作用力可能同时有几种力如重力、粘滞力、压力等，但牛顿

数中的力只表示所有作用力的合力，而这个合力是由哪些力组成的并未揭示。

因此牛顿相似准则只具有一般意义，要解决具体模型试验的比尺关系还必须根

据描述特定运动现象的物理方程来导出特定相似准则。现以描述不可压缩粘性

液体的纳维-斯托克斯方程为例来推导相似准则。

根据纳维-斯托克斯方程(x方向),原型流动中任意点的运动必须
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fn-p,ah. +nPun= +ua +ua+ua
模型流动中任意点的运动必须遵循

fw-Da+hPuw=h+ua+
两个相似流动之间存在下列各种比尺关系：

Pp=λ,Px, Vp=λ,Vn, Pp=λ,Pu
fn=λfiM u=λ,u,M u,p=λ,u,n
up=λ,U?M, tp=λ,ty, λ,=λ,=λ,=λ,

Lp=λ,Ly,
将这些关系代入式(11.37),可得

(11.37)

(11.38)

A/m-AA
A,(+) (11.39)

若两个流动相似，则式(11.38)与式(11.39)应恒等，由此可得

A.=高A
或

AA,=A-A-A= (11.40)

上式每一项分别表示作用在原型与模型对应点上同名力之间的比值。A,A。

A为重力之间的比值， 为动水压强之间的比值， 为粘滞力之间的比值，

AA为当地加速度产生的当地惯性力之间的比值， 为位移加速度产生的位

移惯性力之间的比值。

A

式(11.40)中各项均以位移惯性力的比值 除之，则得

A=1 (11.41)

上式也可写作
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或 (11.42)

③

④

冠应共奇这样就得到4个量纲一的数 第一个表征重力和位移惯

性力的比值，称为弗劳德数①;第二个表征动水压强与位移惯性力的比值，称

为欧拉数；第三个表征粘滞力与位移惯性力的比值，称为雷诺数；第四个表征

当地惯性力与位移惯性力的比值，称为斯特劳哈尔数(Strouhal Number)。这

些量纲一的数都叫作相似准数。

由以上推导可知，由纳维-斯托克斯方程所描述的模型与原型流动要保持

相似，则上列四个相似准数必须同时相等，否则就不能保持几何、运动和动力

的完全相似。这就是不可压缩粘性液体运动的相似准则。

若描述某一特定水流现象的物理方程为已知，则均可应用与上述类似方法

推导出相似准数，从而导出相似的比尺关系。若表达水流现象的物理方程为未

知时，也可应用量纲分析法，如π定理，求出以量纲一的数表达的物理关系

式，在这种情况下，所求得的量纲一的数就是相似准数。

11.2.4 单项力作用下的相似准则

不同的水流运动中作用于流体微团上的力是不同的。一般自然界的水流总

是同时作用着几种力，要想同时满足各种力的相似，事实上是很困难的。例如

在一个模型上要同时满足雷诺数相等和弗劳德数相等的条件就不易做到，这是

因为由式(11.42)③得到

由式(11.42)①得到

w=A或

=① 通常也称 的平方为弗劳德数。
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4 w=*或
同时满足上述两个条件时，则

M=*
或

A22=
因为λ,是大于1的，所以vp/vm也应大于1,即模型中液体的v应是原型
中液体v的λ,倍，如果λ,不大，则还有可能选择到一种合适的模型液体，

如果λ,大，要选择一种相似的模型液体几乎是不可能的。例如λ,=50,则

vw=3 运动粘滞系数这样小的液体在自然界中是不存在的。通常用原型
液体作为模型液体，则λ,必须等于1,也就是说原型与模型的几何尺寸应完

全相同，既不能放大也不能缩小，这就只能做原型实验。在实际水流中，在某

种具体条件下，总有一种作用力起主要作用，而其他作用力是次要的。因此在

模型试验时可以把实际问题简化，只要使其研究问题起主要作用的一种力保证

作用相似，使之满足该主要作用力的相似准则，而忽略其他较次要的力，这种

相似虽是近似的，但实践证明是能满足要求的。现在来推导单项力作用下的相

似准则。
1.重力相似准则

例如流经闸、坝的水流，起主导作用的力是重力，只要用重力代替牛顿数

中的 F,根据牛顿相似准则就可求出只有重力作用下液流相似的准则。

重力可表示为G=pgV,或

A=C=AAAi
以λc代替式(11.34)中的λ,,则-
或

=1
也可写成

岳 (11.43)
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由此可知，作用力只有重力时，两个相似系统的弗劳德数应相等，这就叫

作重力相似准则，或称弗劳德准则。所以要做到重力作用相似，模型与原型之

间各物理量的比尺不能任意选择，必须遵循弗劳德准则。现将各种物理量的比

尺与模型比尺的关系推导如下：

(1)流速比尺

在式(11.43)中，因gp=gy,故

A.=2=√=A (11.44)

(2)流量比尺

Ao=-A=AA=Aa?3=A:” (11.45)

(3)时间比尺

因

λoλ,=λv
式中：λ,为原型和模型的体积比，故

A=x (11.46)

(4)力的比尺

(11.47)

(5)压强比尺

A.--=AA (11.48)

当λ。=1时，λ,=λ,o
(6)功的比尺

λw=λrλ?=λ,λt (11.49)

当λ,=1时，λw=λt。
(7)功率的比尺

A.=A (11.50)

当λ,=1时，λ,=λ°

2.阻力相似准则

阻力可表示为
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F?=r?xL
式中：r?为单位面积上阻力；x为湿周；L为长度。代入式(11.35)可得

mX-m
因r?=pgRJ,x=食·由上式可得

-m
即

A,A,A{=a,Aja?
化简得

λ,λjλ?=λ,A2
故

λ,λλ?λ?=λ?A
亦可写作

(11.51)

或 (11.52)

上式为阻力相似准则。由此可看出，要保证原型和模型的阻力相似，除保

证重力相似所要求的 Fr相等外，还必须保证模型与原型中水力坡度J相等。

由此亦可得出，如果Ju=J,,则可用重力准则设计阻力相似的模型，也就是

说可以式(11.44)至式(11.50)来决定原型与模型的各种物理量的比尺关

系。什么情况下才能满足式(11.52)?这就要根据水流的流态来研究。

(1)水流在阻力平方区

可用谢才公式计算J值：

J=页
若要求 Jp=Jw,则

n
若按弗劳德准则设计模型比尺，则由式(11.44)可知，a?=λ,,又因λg=

λ,,代入上式得

A2=1
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或

Cp=Cy (11.53)

又因C=√,,故
λp=λy (11.54)

在阻力平方区,λ=(会)·所以

-A (11.55)

这就是说，水流在阻力平方区时，只要模型与原型的相对粗糙度相等，就

可做到模型与原型流动的阻力相似，就可用弗劳德准则进行阻力作用相似模型

的设计。

如用曼宁公式

C=÷n1*,λc=÷Ak*=1
则

λ,=a{? (11.56)

这样，模型粗糙系数按上式缩小后，就可用弗劳德准则设计阻力相似

模型。

(2)水流在层流区

7=n#层流时，阻力主要由水流的粘滞力引起，粘滞切应力 又因r=

pgRJ,故

J=A出-
若要求 J,=Jy,则

R,d=a,d
即 =
因λ,=1,λg=λ?,上式也可写作

=1
若模型按弗劳德准则设计，由式(11.44)可知λ?=λ,,代入上式得
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=1
或

A=1 (11.57)

即

Rep=Rey (11.58)

由以上推证可知，水流为层流时，若模型按弗劳德准则设计，要使模型与

原型的水流阻力相似，还必须要求两者的雷诺数相等。换句话说，水流为层流

时，要使模型与原型水流阻力相似，两者的弗劳德数、雷诺数都必须相等，即

既要重力相似又要粘滞力相似。本节开始时曾讲过，这是很难做到的。要粘滞

力作用相似，则模型与原型的雷诺数必须相等，这叫雷诺准则。由雷诺准则推

导模型与原型各物理量与模型比尺的关系如下：

①流速比尺：若模型与原型用同一种液体，则λ,=1,由式(11.57)

可得

A.=k (11.59)

② 流量比尺：

A?=AA==A. (11.60)

③时间比尺：

A=2A=x (11.61)

④力的比尺：

-0-=A,
当λ,=1时

λ;=1 (11.62)

⑤ 压强比尺：

A.-名-=AA2
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当λ,=1时
λ,=A,2 (11.63)

⑥功的比尺：

Ag=λxλ,=λ。λ

当λ,=1时
Ag=λ (11.64)

⑦功率比尺：

A,=A-=AAi
当λ,=1时

λp=A- (11.65)

3.惯性力相似准则

在非恒定流中由于在给定位置上的水力要素是随时间而变化的，因此在非

恒定流中当地惯性力往往起主要作用。由当地加速度 所引起的惯性力为即把
F?=Ma=pV

因此
A,=λ,=λ,A;a,λ,1

代入式(11.34)得

AA=1
或写作 - (11.66)

上式等号两边的量纲一的数称为斯特劳哈尔数，用Sr表示，上式也可写作

Srp=Srm
由此可知，要使两个流动的当地惯性力作用相似，则它们的斯特劳哈尔数必须

相等，这称为惯性力相似准则，也称为斯特劳哈尔准则。

4.弹性力相似准则

例如管流中的水击其主要作用力就是弹性力。弹性力Fg=KL2,式中K为

体积模量。若主要作用力为弹性力，则F=Fg=KL2,即λ,=λg=λga2,代入
式(11.34)得

=1
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或写作 - (11.67)

上式等号两边的量纲一的数称为柯西数(Cauchy Number),用Ca 表示，上式

也可写作

Cap=Cay
由此可知，要使两个流动的弹性力作用相似，它们的柯西数必须相等，这称为

弹性力相似准则，或称柯西准则。

5.表面张力相似准则

例如毛细管中的水流起主要作用的力是表面张力。表面张力Fs=σL,σ

为单位长度的表面张力。如作用力主要是表面张力，则F=F,=σL,于是

λr=λ。λ?
代入式(11.34)得

AAd=1
或写作

(11.68)

上式等号两边的量纲一的数称为韦伯数(Weber Number),用We 表示，上式

可写作

Wep=Weu
由此可知，要使两个流动的表面张力作用相似，则它们的韦伯数必须相等，这

称为表面张力相似准则，也称韦伯准则。

6.压力相似准则

压力F,=pA,p为压强，A为面积，则

A,=a,A?
若作用力主要是压力，则F=F,=pA,于是

λp=λ,=λ,A?
代入式(11.34),整理后得

意=1
或写作

(11.69)
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上式等号两边的量纲一的数称为欧拉数，用Eu表示，上式也可写作

Eup=Eu
由此可知，要使两个流动的压力相似，则它们的欧拉数必须相等，这称为压力

相似准则，也称欧拉准则。

欧拉数中的动水压强p也可用压差△p代替，这样欧拉数具有下列形式：

bu = (11.70)

在研究空化现象时，欧拉数具有重要意义。通常Ap用某处的绝对压强与

汽化压强的差来表示，并用欧拉数的2倍作为衡量空化的指标，即

K-2m- (11.71)

K就是空化数

在一般情况下，水流的表面张力、弹性力可以忽略，恒定流时没有当地惯

性力，所以作用在液流上的主要作用力只有重力、摩擦力及动水压力。要使两

个液流相似，则弗劳德数、雷诺数及欧拉数必须相等。事实上三个准则只要有

两个得到满足，其余一个就会自动满足，因为作用在液体质点上的三个外力与

其合力的平衡力(惯性力)构成一个封闭的多边形，只要对应点的各外力相

似，则它们的合力就会自动相似；反之，若合力和其他任意两个同名力相似，

则另一个同名力必定自动相似。通常动水压力是待求的量，只要对应点的弗劳

德数和雷诺数相等，欧拉数就会自动相等。在这种情况下，弗劳德准则、雷诺

准则称为独立准则，欧拉准则称为诱导准则。

11.3 水工模型设计注意事项

设计水工模型时要注意以下几个方面的问题：

(1)关于模型长度比尺

水工模型的设计，主要是根据试验目的和要求，分析确定水流的主要作用

力，用相应的相似准则，结合实验室的供水能力、场地大小，确定模型的长度

比尺。

如一个主要由重力驱动的水流流动，原型流量为100000m3/s,初步选定

A?=100,则由式(11.41)Ag=A22=1002?=100000,模型流Qa=10000m2/s=
1m3/s。如果实验室供水设备不能供给这么大的流量，就应该加大λ,使模型流量
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减小。同样模型比尺也受场地的限制。

比尺初步确定以后，仔细检验这个选定的比尺，是否满足各种相似条件，

如不满足就要重新修改比尺或对相关量进行比尺修正和分析。

(2)如果原型液流是湍流，则模型中的液流也应该是湍流，即Re>Re

在设计河道模型时要选择几个流速特别小的断面进行校核。

(3)原型水流是缓流或急流，模型中也相应为缓流或急流。

(4)关于阻力

在阻力相似的模型中，应该保持粗糙系数的相似，并检验模型水流是否在

阻力平方区。例如原型粗糙系数np=0.02,λ,=100,由式(11.52)λ,=λ[=

2.15,ng=2.13=0.0093,可以用刨光木板或有机玻璃制造模型，但这样小的
粗糙系数是否在阻力平方区，必须检验。

在设计隧洞模型时，由于原型粗糙系数很小，例如用混凝土或钢筋混凝土

衬护的隧洞粗糙系数在0.013～0.017 之间，一般采用0.014,若取λ,=100,

mg=2.15=0.0065,这样小的粗糙系数在技术上显然是做不到的，必须改则

变比尺，或采用下节中介绍的变态模型的办法。

(5)如果在原型中发生空化和空蚀，在模型中的对应地方也应发生空化

和空蚀。在试验虹吸管、坝的真空断面和水力机械负压出现的部位时，要注意

此条件。但只有在对大气压亦按模型尺寸缩小后才能在模型上得到相似的空化

和空蚀现象，要按比例缩小大气压只有在减压箱中才能达到。如果大气压不按

比例缩小，那么模型中出现空蚀时，原型中将出现得更早。

(6)表面张力的影响应尽可能减小，使不妨碍波浪的形成。一般模型水

流流速大于0.23m/s,水深大于3cm,就可以不考虑表面张力的影响。

(7)应严格按照工程所在国家(地区)现行规范开展水工模型试验。

11.4 变 态 模 型

上节已谈到，在设计隧洞模型时，模型粗糙系数常要求很小，但这种材料

不易找到。又如在天然河道的模型中，水流常常达不到阻力平方区，而原型河

道水流一般在阻力平方区，因此水流达不到阻力相似。为了克服这些困难，通

常模型的横向、纵向、垂直方向采用不同的线性长度比尺，因而与原型几何上

不完全相似的模型称为变态模型。而前面所讲的采用统一线性比尺的模型称为

正态模型。下面概略介绍两种变态模型的设计原理。
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11.4.1纵向与横垂向比尺不同的变态模型

在隧洞模型试验时，根据前面的正态模型设计要求选定线性比尺后，再按

λ。公式计算ny,但常常不能找到这种粗糙系数的模型材料，而使用现有材料

就会增大模型的粗糙系数。为了使隧洞水头损失保持相似，就必须相应地缩短

隧洞长度。此外，有时因场地限制，也要求缩短模型纵向长度。这样，模型纵

向的线性比尺与前面选定的线性比尺(用作横断面方向的比尺)就不同了，

也就是纵向比尺与横、垂向比尺不相等。

设纵向线性比尺为λ,,横、垂向线性比尺为λ,根据重力相似准则，将

式(11.43)写成比尺形式，得

&=1
因λ?=1,故

A,=λ°.3
Ag=λ,λ?=λ?3

同理，将式(11.51)写成比尺形式得

aAx=1
因为1=合 所以A,点 代入前式得

☆-1
因为λ,=1,λg=λ?,所以

Ae=(2)” (11.72)

又根据曼宁公式得

Ae=-
由上两式等号右侧相等得

A. (11.73)

如果隧洞的材料已选定，并由准备试验测定ny,原型np已知，则λ。可

求得。隧洞模型横、垂向比尺λ,已选定，故由上式可求出模型纵向比尺为
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A= (11.74)

由此可求出隧洞模型的实际长度为

1= (11.75)

11.4.2 纵、横向与垂直方向比尺不同的变态模型

一般天然河道中的水流都处于湍流的阻力平方区，在模型试验时，由于比

尺缩小，模型水流达不到阻力平方区，而可能处于层流或过渡区。又常常因场

地限制，不可能将线性比尺取得过小。所以要达到阻力相似，就必须使模型与

原型雷诺数相等，这在一般满足重力相似的模型中是难于实现的。为此，在模

型设计中，将纵、横向线性比尺和垂直方向线性比尺取不同数值，这样模型雷

诺数可增加，使其达到阻力平方区。同时，这种模型变态后，模型水深增加，

也可避免表面张力的影响。

设纵、横向线性比尺为λ,垂直方向线性比尺为λ,根据重力相似准

则，得

点=1
因λ,=1,故

λ,=λ9?
λo=λ,λ?=λ,λ?A?=A?a{3

同理，由阻力相似准则可得

A=1
由于

A
代入前式得

第-1 (11.76)

C=,即；A=A由于( 代入上式得

A,=A (11.77)
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如果λg=λ?(因为断面上的横向和垂直方向比尺不等，所以λg不完全等于

A?),则

A.=A÷ (11.78)

所以

An=AA=a, (11.79)

k=A式中： 称为变态模型的变率，一般是大于1的数。由此可知，模型中的

阻力系数大于原型中的阻力系数k倍。所以说，变态模型放弃了几何相似，就

不能达到真正的力学相似，但可以得到平均流速和水位的相似，而得不到流速

分布的相似。

上面提到λg=λ?,在变态模型中是有一定限制的，因为

A.=A=
式中：λ,为湿周的比尺，根据萨巴涅也夫的研究证实，在变率不超过5时，

A=1.湿周比尺可认为等于横向比尺，即 ,从而λg=λ?,变率的影响见

表11.1。

表11.1 变率(λg/λ,=λ?/A?)对λg/λ,的影响

λu/λ, 1 5 10 20 30

λg/λ? 1.0 1.019 1.067 7 1.228 1.429 9

现进一步来确定粗糙系数比尺及模型粗糙系数，由式(11.76)得

A=
因λg=λ?,λ=1,故

Ae=(2)” (11.80)

由曼宁公式

Ae=-
利用上两式相等得

a.=(A)a!” (11.81)
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则模型粗糙系数为

m=m()= (11.82)

由上式可看出，变率k愈大，模型粗糙系数愈大。例如，取λ,=500,λ?=

100,即k=5,则

ny =1.08np
就是说，在模型上粗糙系数比原型还要大一些，这对于原型粗糙系数较小

时，模型可以做得到。但如果原型粗糙系数已较大，如上游河道，河床质是大

卵石，粗糙系数很大(见附表1和附表1.2),要使模型的粗糙系数满足上式

就有困难。因此，还要考虑采用另一种方法来设计模型，称为第二试验法。

第二试验法的主要物理概念是：根据正态模型中保持λp=λy,或者Cp=

Cw,也就是使λ?=1或λc=1,因而得到

A.==A!* (11.83)

即粗糙系数比例关系与正态模型相同，然后用加大流量的办法来实现水面比降

的相似。因为

a,=(出)/(出)。A-A
根据谢才公式

A=分
因λc=1,λg=λ?,故

A-流速比尺

An=AA?=AAA流量比尺

=A{2λ2
用第一试验法试验时，流量比尺为λm=λ,A3,模型中流量为Q=Qp/

(λ?Al?)。用第二试验法试验时，模型中流量为Qm=Qp/(A?3λ2)。所以

0-8Qc-(A)"=/
即第二试验法流量是第一试验法流量的/k倍，若k=5,则流量增加1.24倍。

要注意的是用这种方法进行试验时，既没有满足重力相似，也没有满足阻

力相似，仅保持了水面线的相似，因此会使水流的流速分布变形。在研究宽阔
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的、坡度不大的平原河流时，由于保持水面比降相近而增加流量以后，并不使

河岸淹没条件与原型情况发生根本上的差异，因而在流速的形态方面也不会引

起显著的变形。

无压湍流的流动形式在一定范围内与流速无关，这一点曾在苏联水利设计

院水工实验室的别列弗拉克水利枢纽模型(变率为5)上作过校核，校核的结

果证明，用第二试验法进行试验，当流量增至2.24 倍时，水流断面中的流速

分布，仍然同用第一试验法进行试验时一样。也就是说，在规定范围内增加流

量，对流速分布的影响很小，以致完全为试验工作中通常对测量仪器所规定误

差所掩盖。
用第二试验法进行试验时，模型上的流速比在用第一试验法时要大一些

(流速也增至/k倍)。由此可知，在用第二试验法时，模型的雷诺数较大，更

能保证模型水流为湍流。

变态模型放弃了几何相似特征，因此试验时必须慎重，力求变率不大，以

避免k值超过5。模型变态以后，比降、流速以及下泄的单宽流量都增加，水

工建筑物和河道整治建筑物，一般不宜采用变态模型试验。

思 考 题

11.1 进行水工模型试验的目的是什么?理论基础是什么?

11.2 什么叫相似原理?两种水流力学相似必须满足的条件是什么?

11.3 重力相似准则的相似条件是什么?比尺换算关系是什么?

习题

11.1试用N-S方程推导液流相似准则。

11.2 试用π定理推导不可压缩粘性流体在粗糙管内定常流动时，压强

沿程降低速率的表达式。

11.3 用比尺λ,=20的模型进行溢流坝的试验，今在模型中测得通过

流量Qw=0.18m3/s时，坝顶水头Hμ=0.15m,坝趾收缩断面处流速v=

3.35m/s,试求原型相应的流量、坝顶水头及收缩断面处的流速?

11.4 若实验室最大供水流量为0.10m3/s,前题溢流坝模型试验比尺A

应采用多大(λ,应取整数)?若用该比尺按重力相似准则来设计模型，试求流

速比尺、流量比尺及时间比尺?

11.5 有一坝高P=12m的溢流坝，坝顶水头H=3m,坝剖面为WES型

曲线，流量系数设计时采用m=0.49,今欲通过断面模型试验验证其流量系
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数，问模型试验时应按单宽流量为多大来放水、测量坝顶水头，以计算流量系

数?(采用λ,=20)

i-*=(a+6)品(2)+11.6 明渠恒定非均匀流的微分方程式可写作

c 今欲设计纵、横方向与垂直方向比尺不同的变态模型。设纵、横方向线
性比尺为λ,,垂直方向的线性比尺为λ?,试求该变态模型的流速比尺、流量

比尺及谢才系数比尺。



附录粗糙系数、管道及明渠各种

局部水头损失系数

附表1 粗糙系数n 值

明槽类型及其说明 最小值 正常值 最大值

(一)水流半满的闭合水道(采用附表1.1的数值)
(二)衬砌的或建造的明槽

I.金属

1.光滑的钢质表面

(1)未涂油漆

(2)涂了油漆

2. 波纹金属

Ⅱ.非金属

1.水泥

(1)表面整洁

(2)水泥浆

2.木材

(1)刨光，但未处理

(2)刨光，且用油浸过

(3)未经刨光

(4)有夹条的木板

(5)用屋面油纸护面

3.混凝土

(1)镘抹面

(2)浮镘出面
(3)抹面，但底面上有砾石

(4)表面未加工

(5)喷浆，良好的断面

(6)喷浆，波状的断面

(7)浇注于开挖良好的岩面上

(8)浇注于开挖得不规则的岩面上

4.混凝土槽底，浮镘过的，但两侧的边坡为：

(1)浆砌琢石

0.011

0.012

0.021

0.010

0.011

0.010
0.011

0.011
0.012

0.010

0.011

0.013

0.015
0.014

0.016

0.018

0.017

0.022

0.015

0.012

0.013
0.025

0.011
0.013

0.012
0.012

0.013

0.015

0.014

0.013
0.015

0.017
0.017
0.019

0.022

0.020
0.027

0.017

0.014

0.017

0.030

0.013

0.015

0.014

0.015

0.015
0.018

0.017

0.015

0.016

0.020

0.020
0.023

0.025——
0.020
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续表

明槽类型及其说明 最小值 正常值 最大值

(2)浆砌乱石

(3)水泥砌块石，抹面

(4)水泥砌块石

(5)干砌块石或乱石护坡

5.砾石槽底，但两侧之边坡为：

(1)支模浇注的混凝土

(2)浆砌乱石
(3)干砌块石或乱石护坡

6.砖
(1)上釉的

(2)水泥浆砌砖

7.圬工

(1)水泥浆砌块石

(2)干砌块石
8.琢条石

9.沥青
(1)光滑的

(2)粗糙的

10.植物护面

(三)开挖的或浚谍的

1.土槽，水流顺直一致

(1)整洁，新完工

(2)整洁，泄过水

(3)砾石，断面一致，整洁

(4)有低矮的牧草、少量的杂草

2.土槽，水流打卷、迟缓

(1)无植物
(2)有牧草、一些杂草

(3)有茂密的杂草或深槽中有水生植物

(4)土底，块石护坡

(5)石底，两岸杂草丛生

(6)卵石底面，边坡整洁

3.拉索挖土机开挖出来的土槽

(1)无植物

(2)两岸有少量的灌木

0.017
0.016
0.020
0.020

0.017

0.020
0.023

0.011

0.012

0.017
0.023

0.013

0.013

0.016
0.030

0.016

0.018
0.022

0.022

0.023

0.025

0.030

0.028

0.025
0.030

0.025

0.035

0.020
0.020
0.025
0.030

0.020

0.023

0.033

0.013

0.015

0.025
0.032

0.015

0.013

0.016—
0.018
0.022

0.025
0.027

0.025

0.030

0.035

0.030

0.035
0.040

0.028

0.050

0.024
0.024
0.030
0.035

0.025

0.026
0.036

0.015

0.018

0.030
0.035

0.017——
0.500

0.020

0.025

0.030
0.033

0.030

0.033

0.040

0.035

0.040
0.050

0.033

0.060
4.岩石明槽
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续表

明槽类型及其说明 最小值 正常值 最大值

(1)光滑且均匀一致

(2)锯齿形的、不规则的

5.未加养护的明槽，杂草与灌木未经清除

(1)杂草密茂，同水流深度一般高

(2)槽底整洁，两侧边坡上有灌木

(3)同(2),但为最高水位

(4)灌木丛生密茂，高水位

(四)天然河道

1.小河(洪水位时水面宽度小于50m)

1.平原河流

(1)整洁，顺直，满槽水位，无裂隙或深潭

(2)同上(1)者，但有较多的石块与杂草

(3)整洁，水流打卷，有一些深潭和浅滩

(4)同(3),但有一些杂草和石块

(5)同(3),水位较低，不过水的无效边坡和断面
较大

(6)同(3),但石块更多

(7)水流迟缓的河段，多杂草，有深潭

(8)杂草很多的河段，有深潭或树木及水下灌木严
重阻水的洪水流路

2.山区河流(槽中无植物，两岸通常是陡峻的，两岸
上的树木和灌木在高水位时受淹)

(1)河底：砾石、卵石和少量漂石
(2)河底：夹杂大漂石的卵石

Ⅱ.泛滥平原]
采用附表1.2及1.3的数值

Ⅲ.大 河了

0.025
0.035

0.050
0.040

0.045
0.080

0.025
0.030
0.033
0.035

0.040

0.045
0.050

0.075

0.030
0.040

0.035

0.040

0.080

0.050

0.070
0.100

0.030

0.035
0.040
0.045

0.048

0.050
0.070

0.100

0.040
0.050

0.040

0.050

0.120

0.080

0.110
0.140

0.033
0.040
0.045
0.050

0.055

0.060
0.080

0.150

0.050
0.070

附表1.1 压力管道粗糙系数n值

管道材料种类及状况
n

最小值 正常值 最大值

有机玻璃管

玻璃管

光滑的黄铜管
黑铁皮管

镀锌铁皮管(白铁皮管)

有护面层的铸铁管

0.008

0.009
0.009
0.012
0.013
0.010

0.009
0.01
0.01
0.014
0.016
0.013

0.010
0.013
0.013
0.015
0.017
0.014
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续表

管道材料种类及状况
n

最小值 正常值 最大值

无护面层的铸铁管

钢管
1.纵缝和横缝都是焊接的，但都不束狭过水断面

2.纵缝焊接，横缝铆接(搭接),一排铆钉

3.纵缝焊接，横缝铆接(搭接),二排或二排以上

铆钉

4.纵横缝都是铆接(搭接),一排铆钉且板厚小于或
等于11mm

5.纵横缝都是铆接(有垫板),二排或二排以上铆钉，
或者板厚大于12mm

水泥管(表面洁净)

混凝土管及钢筋混凝土管

1.没有抹灰面层的

(1)钢模板，施工质量良好，接缝平滑

(2)光滑木模板，施工质量良好，接缝平滑

(3)光滑木模板，施工质量一般

(4)粗糙木模板，施工质量不佳，模板错缝跑浆

2.有抹灰面层，且抹灰面层经过抹光

3. 有喷浆面层的

(1)用钢丝刷仔细处理表面，并经仔细抹光

(2)用钢丝刷刷过，且不允许喷浆脱落体凝结于衬
砌面上

(3)喷浆层是仔细喷的，但既未用钢丝刷刷饰，也
未经抹光

木管(由木板条拼成者)

缸瓦管(陶土管)

1.普通的(排水用)

2.带釉的(污水用)

岩石泄水管道

1.未衬砌的岩石

(1)条件中等的，即已把突出的岩块除去而使壁面

有所修整

(2)条件不利的，即壁面很不平整，断面稍有超挖

2.部分衬砌的岩石(部分湿周上有喷浆面层、抹灰面

层或衬砌面层)

0.011

0.011

0.011 5

0.013

0.0125

0.014

0.010

0.012一
0.012

0.015

0.010

0.012一—
0.010

0.011
0.011

0.025一
0.022

0.014

0.012

0.013

0.014

0.013 5

0.015

0.011

0.013

0.013
0.014

0.017

0.012

0.013

0.016

0.019

0.011

0.013
0.014

0.030

0.040

0.030

0.016

0.012 5

0.014

0.015

0.015

0.017

0.013

0.014—
0.016

0.020

0.014

0.015

0.018

0.023

0.012

0.017
0.017

0.033

0.045—
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附表1.2 天然河道单式断面或主槽的较高水位部分之粗糙系数n值

河段 特 征

类型 河床组成及
床面特性

平面形态及水流流态 岸壁特性
粗糙系数n

I 河床为沙质组成，
床面较平整

河段顺直，断面规整，
水流通畅

两侧岸壁为土质

或砂 质，形 状 较 0.020~0.024
整齐

Ⅱ
河床为岩板、砂

砾石或卵石组成，
床面较平整

河段顺直，断面规整，
水流通畅

两侧岸壁为土、

砂或石质，形状较 0.022~0.026
整齐

Ⅲ

沙质河床，河底
1
不太平整

上游顺直，下游接缓弯，

水流不够通畅，有局部

回流

两岸侧壁为黄土， 0.025~0.029
长有杂草

2
河底为砂砾或卵

石组成，底坡较均
匀，床面尚平整

河段顺直段较长，断面

较规整，水流较通畅，基
本上无死水，斜流或回流

两侧岸壁为土、砂、
岩石、略有杂草、小 0.025~0.029
树，形状较整齐

IV

细沙，河底中有
1 稀疏水草或水生
植物

河段不够顺直，上、下
游附近弯曲，有挑水坝，

水流不通畅

土质岸壁，一岸

坍塌严重，为锯齿

状，长有稀疏杂草 0.030~0.034
及灌木；一岸坍塌，
长有稠密的杂草或
芦苇

2
河床为砾石或卵

石组成，底坡尚均

匀，床面不平整

顺直段距上弯道不远，

断面尚规整，水流尚通畅，

斜流或回流不甚明显

一岸侧壁为石质，

陡坡，形状尚整齐；

另一侧岸壁为砂土，

略有杂草、小树，
形状尚整齐

0.030~0.034

V

河底为卵石、块
石组成，间有大漂

石，底坡尚均匀，

床面不平整

顺直段夹于两弯道之间，
距离不远，断面尚规整，

水流显出斜流、回流或死

水现象

两侧岸壁均为石
质，陡坡，长有杂

0.035~0.040
草、树木，形状尚

整齐

VI

河床为卵石、块
石、乱石，或大块

石、大乱石及大孤

石组成；床面不平
整，底坡有凹凸状

河段不顺直，上下游有

急弯，或下游有急滩、深
坑等。河段处于S形顺直

段，不整齐，有阻塞或岩
溶较发育，水流不通畅，
有斜流、回流、漩涡、死

水现象。河段上游为弯道

或为两河汇口，落差大，
水流急，河中有严重阻塞，

两侧岸壁为岩石

及砂土，长有杂草、
树木，形状尚整齐。

两侧岸壁为石质砂

夹乱石、风化页岩，
崎岖不平整，上面

生长杂草、树木

0.04~0.10

或两侧有深入河中的岩石，
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续表

河 段 特 征

类型 河床组成及

床面特性
平面形态及水流流态 岸壁特性

粗糙系数n

VI
伴有深潭或有回流等。上
游为弯道，河段不顺直，

水行于深槽峡谷间，多阻

塞，水流湍急，水声较大

使用说明：
1.天然河道粗糙系数表内列有三个方面的影响因素，河道粗糙系数是这三方面因素的综合反映。

如实际情况与表列组合有变化时，n值应适当变化。
2.本表只适用于稳定河道。对于含沙量大的、冲淤变化严重的沙质河床。不宜采用本表。
3.表中第VI类，所列粗糙系数n值实际上已把局部损失包括在内，故n值很大。其所依据的资料

为量很少，使用时应加注意。

附表1.3 滩地粗糙系数n值

滩地特征描述 粗糙系数n

类型 平面和纵、横断面
的形态

床质 植被 变化幅度
平均
值

1 平面顺直，纵断面平顺，横断面整齐
土、沙质、

淤泥
基本上无植物或为

已收割的麦地
0.026~0.038 0.030

Ⅱ
平面、纵断面、横

断面尚顺直整齐
土、沙质

稀疏杂草、杂树或

矮小农作物
0.030～0.050 0.040

Ⅲ
平面、纵断面、横

断而尚顺直整齐

砂砾、卵石堆

或土沙质

稀疏杂草、小杂树

或种有高秆作物
0.040~0.060 0.050

IV

上下游有缓弯，纵

断面、横断面尚平坦，

但有束水作用，水流

不通畅

土沙质
种有农作物或有稀

疏树林
0.050~0.070 0.060

V
平面不通畅，纵、

横断面起伏不平
土沙质

有杂草、杂树或为

水稻田
0.060~0.090 0.075

VI
平面尚顺直，纵、

横断面起伏不平，有

洼地、土埂等

土沙质
长满中密的杂草及

农作物
0.080-0.120 0.100

VI
平面不通畅，纵，

横断面起伏不平，有

洼地、土埂等
土沙质

3/4 的地带长满茂

密的杂草、灌木
0.100～0.160 0.130

NⅢ
平面不通畅，纵、
横断面起伏不平，有

洼地、土埂阻塞物
土沙质

全断面有稠密的植

被、芦柴或其他植物
0.160~0.200 0.180

注：植物对水流的影响，跟水深对植物高度的比值有密切关系，本表没有反映这一关系，使用时

应加注意。
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附表2 管道及明渠各种局部水头损失系数

一、突然扩大(图1)

应用公式A=6是ci-(2-小→ A? A?→t?
-(1-4)应用公式h=6安

图1

二、逐渐扩大(图2)

V?- d θ D →V?

图2

A=<
式中的ζ值，当θ<60°时，由图3查取；当θ>60°时，由图4查取。

0.80

0.70

0.60|

0.50

5
0.40|

0.30-

0.20

0.10

0-60
50

40°
35
30

25°

20+

15
-10° 5°

1.3 1.5 2.0 2.5

pà
3.0 3.5 4.0

图3



526 附录 粗糙系数、管道及明渠各种局部水头损失系数

续表

0.8r

D/d=3.0

2.0
0.6

ξ

0.4
1.5
1.53

0.2L
60° 100° 140° 180°

0

图4

对于由圆形断面扩大为非圆形断面的情况，需进行专门试验。

三、突然缩小(图5)

v?→ A? A?→V?

图5

A= 5由附表 2.1 查取，也可按下列
公式近似计算：

e=(÷-川

附表2.1 管道突然缩小的损头系数ζ值

D/d 0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 (1.0)

A?/A? 0 0.01 0.04 0.09 0.16 0.25 0.36 0.49 0.64 0.81 (1.0)

5 0.50 0.50 0.49 0.49 0.46 0.43 0.38 0.29 0.18 0.07 (0)
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续表

四、逐渐缩小(图6)

v?— A? 0 A?- V? A=<ζ值见图7。
图6

0.05

0.04

0.03

5
0.02

3

90
0;

呼

0.01
09

01 5°10°15°20°25°30°35°40°45°50°55°60*
θ
图7

五、进口

进口损失随进口几何形状的不同而异。

1.方角入口(图8)

5=0.5

A=云

—

图8
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续表

2.圆角入口(图9)
ζ值由附表2.2查取。

F F

v D D? 0 D

(a) (b)

图9

附表 2.2 圆角入口的损头系数ζ值

ζ

方=0 方=0.02 方=0.06 方=0.1 方=0.16 =0.22
入口位于壁上

入口自由放置

0.5

1

0.35

0.7

0.2

0.32

0.11

0. 15

0.05

0.05

0.03

0.03

3.圆锥状入口(图10)

5值由附表 2.3查取。

v
D D? a

0
D

(a) (b)

图 10
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附表 2.3 圆锥状入口的损头系数ζ值

ζ
圆锥角a/°

方=0.025 方=0.05 方=0.075 方=0.1 方=0.25 方=0.5
0

10

20

40

60
90
180

0.5

0.47

0.44
0.41

0.4
0.45

0.5

0.5

0.44

0.39
0.32

0.3
0.42

0.5

0.5

0.42

0.34
0.26

0.23
0.39

0.5

0.5

0.38

0.31
0.21

0.18

0.37

0.5

0.5

0.36

0.26
0.16

0.15
0.35

0.5

0.5

0.28

0. 18
0. 1
0.14

0.33

0.5

4.探出式入口(图11)

5值由附表2.4查取。

δ

1

图 11

附表 2.4 探出式入口的损头系数ζ值

亮 方=0
ζ

方=0.002 方=0.010 方=0.05 方=0.5
0

0.008

0.016

0.024

0.030

0.050

0.5

0.5
0.5

0.5

0.5

0.5

0.57

0.53

0.51

0.50

0.50

0.50

0.63

0.58

0.53

0.51
0.51

0.50

0.80

0.74

0.58

0.53
0.52

0.50

1.00

0.88

0.77

0.68

0.61

0.53
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续表

5.椭圆形入口(图12)

5=0.01~0.05

重

0spb
a-
tb

D-
T

￥-1
高水头时：a=0.55D,b=0.145D
低水头时：a=0.50D,b=0.097 6D

图12

6.斜管入口(图13)

5=0.5+0.3cosθ+0.2cos2θ

θ

图13

六、出口

1.液面下出流的管子出口(图14)

5=1

=云

v?≈0

D

图 14
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续表

2.大气中出流的管子出口(图15)

5值由附表2.5查取。

断面积A?

v

断面积A;

图 15

附表2.5 图15所示水流出口的损头系数g值

0.11 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9

5 268 66.5 28.9 15.5 9.81 5.80 3.70 2.38 1.56

七、弯管(图16)

0

&
θ 、p’

图16

^4

0

A,=2
k=[0.131+0.1632(告)”](品)”

八、折管(图17)

D-

θ

v

A?=云
E=0.946sin2+2.05sn?2

图 17

九、岔管(图18)

1.普通Y形对称分岔管

6=K签
5=0.75



532 附录 粗糙系数、管道及明渠各种局部水头损失系数

续表

1

2

v
0、

2
(3

3

图 18

2.圆锥状Y形对称分岔管(分岔开始后形成逐渐收缩的圆锥形)。

ζ=0.5
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