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朱建才 ，宋国治 ，朱剑锋 ，周群建 

(1．浙江大学建筑谢 十研究院岩土工程分院，浙江 杭州 3100121 

2．浙江大禹建设有限公司，浙江 金华 321000；3．宁波大学建筑工程与环境学院，浙江 宁波 315211) 

[摘要]拟建杭州钱江铁路新桥与既有钱~T--．桥均采用钻孔灌注桩基础，由于二者桥台间距较近(约 10．Om)， 

因此，新建铁路桥在钻孔桩施工过程中可能对二桥桩基础产生一定的扰动，使得二桥产生水平位移或沉降。 

采用有限元分析软件对钻孔施工对既有二桥桥墩安全性影响进行三维有限元模拟 ，结合岩土工程理论知识进 

行分析，并采用实测结果验证，结果表明：钻孔桩施工对周围土体水平位移影响范围在 9．0m范围之外影响 

较小。因此，新桥钻孔桩施工对既有二桥桥墩安全影响较小，故既有二桥桥墩是安全的。 

[关键词]钻孔桩；施工；有限元；水平位移；安全 

0引言 

杭州新建钱江铁路新桥位于钱塘江干流杭州市河段，北岸为杭州市彭埠镇，南岸为杭州 

市萧山区，新建桥址位于杭州既有钱江二桥上游约20m处，向北接改建后的杭州东站客专场， 

向南引入萧山站客专场。拟建杭州钱江铁路新桥与二桥均采用钻孔灌注桩基础，由于二者距 

离较近 (桥台间距约 10．Om)，新建铁路桥在钻孔桩施工可能对二桥的基础产生一定扰动 (如 

产生水平位移或沉降 )，从而对二桥的通行与安全造成不利影响。 

目前，国内外关于工程施工对既有桩基影响的研究主要集中在隧道施工和基坑开挖两方 

面”～，而关于钻孑L桩施工方面的研究尚不多见。在钻孔桩施工过程中，桩位处成孑L改变了土 

中的应力分布。既有二桥的桩基础承受从上部传来的作用力，由于钻孑L释放了土中应力，引 

起土体的水平位移，当孔中的泥浆护壁不能与土体的水平作用力和土中的水压力相平衡时， 

可能产生塌孑L和缩径等问题。同时，孔周围土体产生位移引起既有二桥桩基础受水平力的作 

用，可能引起基础侧移倾斜，严重时会使基桩断裂，影响桥梁的正常使用，对结构的安全造 

成危害。由于新桥桥位与二桥之间距离很近，因此，对钻孑L桩施工对既有二桥安全性影响进 

行深入分析是很有必要的。 

有限元法的提出为解决复杂岩土工程问题提供了一个有效的途径，基坑及隧道施工对相 

邻桩基的影响有较多报道 。为此，采用有限元分析软件对钻孔施工对既有二桥桥墩安全l生 
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影响进行模拟，结合岩土工程理论知识进行分析，以期达到定性或局部定量地预测可能出现 

的工程问题，确保施工顺利、安全开展。 

1三维有限元计算模型 

1．1既有二桥及新桥的相对关系图 

既有二桥以及钱江新桥的基础桩位布置图以及二者相对位置如下图 1和图2所示。由于 

钱江新桥的桩 I和桩Ⅱ离旧桥最近，故二者开挖施工过程中对既有二桥影响最大，选择图 2 

所示的桩 I和桩Ⅱ作为开挖桩。 

(a)钱江二桥 (单位：cn1) (b)钱江新桥 (单位：cn1) 

1．2有限元模型设计 

图 1旧桥与新桥相对位置立面简图 

(1)计算范围确定 

根据钱江二桥以及新建三桥的实际工程隋况，本项目组现采用大型有限元分析软件建立 

三维分析模型。由于实际工程中桩基较长 (约63m)，若计算范围取得过大则会涉及到如计算 

机的运行能力达不到等问题。因此，根据本工程的特点和前人进行有限元模拟时的经验做法， 

可取桩底以下 1．5倍桩长为计算区域，所以模型竖向 (Z向)尺寸为 150m。本工程关注的是 

钻孑L桩施工对既有桩基的影响问题，所以建模时平面方向取为矩形，综合考虑模型尺寸与计 
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算机的计算能力，取长边方向 (x向)为 90m；取短边方向 (Y向)为 60m，左 、右侧面 x 

向被约束。前、后侧面 Y向被约束，模型下表面 z向被约束。 

钱~I---桥 (单位：cm) 
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钱江新桥 (单位：cm) 

图 2旧桥与新桥相对位置平面简图 

图3土体网格划分示意图 

2 

图 4桩与承台网格划分示意图 
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(2)单元模型 

土体采用 Mohr-Coulomb理想弹塑性模型和相关流动法则，桩和承台采用线弹性本构模 

型。土体由三维实体 8节点缩减单元模拟，共计 58633个结点，52376个单元 (如图3所示 )。 

既有二桥下的承台和承载桩也采用 C3D8R单元模拟，共计 13332个结点，10680个单元 (见 

下图 4)。 

(3)边界条件的设定 

边界条件主要分为两大类，分别是约束条件和荷载条件。约束条件如下：根据开挖桩对 

地基的影响范围，认为桩径以外足够远处边界面上的水平位移为 0，因此，在土体边界的前 

后左右两个侧面均加了约束 (即x向和 Y向位移均为 0)；对于土体的下表面，认定其竖向 

和横向位移均为0，故对土体的下表面在三个方向 (X、Y和z向)均加了约束。 

对于荷载条件，考虑到本数值计算模型在竖直方向上深约 150m，故在计算模型中地基土 

层的自重应力较大，不可忽略。因此，在整个计算区域中都施加上加速度为 lOm／s 的重力场， 

以模拟真实情况下土体原有的重力场。此外，由于既有二桥上需要承担列车传来荷载，为安 

全起见，在承台上加了60kN／m 的均布荷载。 

(4)工况的设定 

在开挖之前，钻孔周围土体并没有位移，由于钻孔释放了土中应力，从而引起土体产生 

变形，为了更安全地分析开挖对周围土体产生的影响，本项目组设定如下三个工况： 

a)对应钻孔开挖前的过程，作用在土体与桩体上的荷载只有重力； 

b)模拟开挖一桩 (图2 I桩)的全过程，该过程中位于钻孔处的土体应力产生释放，从 

而对周围土体产生影响； 

c)在模拟完开挖一桩之后，紧接着开挖第2桩 (图2Ⅱ桩)，此时对周围土体影响更大。 

(5)建模中的基本假设 

a)假定土体为饱和土体，开挖工期较短，故按不排水条件分析； 

b)不考虑土的流变。 

2钻孑L桩施工引起土体位移分析 

为深入分析钻孔桩施工对周围土体应力及位移的影响，现将施工过程分为三个工况：开 

挖前、开挖一桩和开挖两桩，采用分析软件分别对离开挖桩 3m、6m、9m和 1 2m处土体的位 

移进行分析。 

2．1钻孔桩施工对离开挖桩 3m处土体影晌 
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图5 离开挖桩 3rn处土体 X向水平位移图 

将离开挖桩 3m处不同深度土体在不同开挖阶段的X向位移绘制成图，如图5所示。从 

图中可知，钻孑L桩开挖对地表土体 X向位移影响最大，开挖一桩时，地表最大 X向位移为 

12．79ram，与监测位移非常接近。当两桩同时开挖时，地表最大位移到了31．93ram。随着深度 

的增加，土体受钻孔施工影响逐渐减弱，大约在离地表 55m处所受影响已基本可以忽略 (两 

桩同时开挖时仅为 7mm o产生这种现象的原因是随着深度增加，土体刚度逐渐增大，当离 

地表 55m以下，土体已进入到泥质粉砂岩层，此时土体钻孑L施工影响基本可以忽略，土体沿 

X向基本没有位移。 

2．2钻孔桩施工对离开挖桩 6m处土体影响 

承簪 黪 落 蝴 

图 6离开挖桩 6rn处土体 x向水平位移图 

将离开挖桩 6m处不同深度土体在不同开挖阶段的X向位移绘制成图，如图6所示。从 

图中可知，钻孔桩开挖对地表土体 x向位移影响最大，开挖一桩时，地表最大 X向位移为 

9．4mm，接近于现场监测位移。当两桩同时开挖时，地表最大位移达到了 23．79mm。随着深 
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度的增加，土体受钻孔施工影响逐渐减弱，大约在离地表 55m处所受影响已基本可以忽略(两 

桩同时开挖时仅为 6mm)。这是由于随着深度增加，土体刚度逐渐增大，当离地表 55m以下， 

土体已进入到泥质粉砂岩层，此时土体钻孔施工影响基本可以忽略，土体沿 X向基本没有位 

移。 

2．3钻孔桩施工对离开挖桩 9|n处土体影响 

毫 

要 

图7离开挖桩 9|TI土体 X向水平位移图 

将离开挖桩 9m处不同深度土体在不同开挖阶段的x向位移绘制成图，如图 7所示。从 

图中可知，钻孔桩开挖对地表土体 x向位移影响最大，开挖—桩时，地表最大 x向位移为 

6．46mm，接近于现场监测位移。当两桩同时开挖时，地表最大位移达到了16．94mm。随着深 

度的增加，土体受钻孑L施工影响逐渐减弱，大约在离地表55m处所受影响已基本可以忽略(两 

桩同时开挖时仅为5mm)，此时土体已处于岩石层，刚度较大，土体沿X向基本没有位移。 

2．4钻孔桩施工对离开挖桩 1 2m处土体影响 

董 
避 
鬓 

图 8 离开挖桩 1 处土体 x向水平位移图 
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将离开挖桩 12m处不同深度土体在不同开挖阶段的x向位移绘制成图，如图 8所示。 

由图可知，钻孔桩开挖对地表土体 x向位移影响最大，开挖一桩时，地表最大 x向位移为 

4．69mm，接近于现场监测位移。当两桩同时开挖时，地表最大位移达到了 12．37ram。随着深 

度的增加，土体受钻孔施工影响逐渐减弱，当土体进入离地表约 55m深度时，土体进入岩石 

层，土体沿 x向基本没有位移 (两桩同时开挖时仅为 3．69mm)，施工影响基本可以忽略。 

3结论 

钻孔施工对周围土体及桩基础的影响及其程度的判别是一个相当复杂的问题，运用大型 

有限元软件建立了土体、桩和承台的三维有限元模型，分开挖前、开挖一桩和开挖两桩三种 

工况对钻孔施工的过程对既有二桥桩基础的影响进行了模拟 ，并对整理出的数据进行了分 

析，结合监测结果，所得结论如下： 

(1)有限元的计算结果与现场监测的土体位移监测结果基本吻合。 

(2)由于钻孔桩施工的影响，桩周围土体在一定范围发生了塑性变形，结构性受到了破 

坏，随着离钻孔桩距离的增加，钻孔桩施工使得土体产生的水平位移越来越小。 

(3)钻孔桩施工对周围土体水平位移影响范围在 9．0m范围之外影响较小，既有二桥的桩 

基离新桥开挖处最近为 lOm处左右，因此，钻孔桩施工对该处影响较小，故既有二桥桥墩是 

安全的。 
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— 种新型大直径观浇混疑控 J (筒桩)成桩工艺及 
设备简 

李 征’，龚晓南 ，周 建。 

(1．西北电力设计院，陕西 西安 710075；2．浙江大学岩土工程研究所，浙江 杭州 310058) 

[摘要】本文介绍了一种新型大直径现浇混凝土空心桩 (筒桩)成桩工艺及其设备，该新型大直径现浇空心 

桩 (筒桩)作为大荷载建 (构)筑物的基础，相比于同等直径的大直径实心灌注桩，可节省大量的混凝土， 

该桩型具有较大的推广应用价值。 

[关键词】旋挖；筒桩；现浇；空心桩；大直径 

0前言 

由于高层建筑、超高层建筑的承载需要，桩径越来越大，桩的尺寸向着大的方向发 “， 

在公路桥梁桩领域，由于大江大河上修建的桥梁跨径不断增大，为提高桥梁基础的承载力， 

桥梁桩基的直径越来越大，直径大于2．5m的桩已非常普遍，目前最大的桩径已达到了8．0IIlI2 ， 

然而随着桩径的增大，虽然解决了桩的承载力问题，但不能充分利用拉 部分混凝土的承载 

力，桩的单位体积承载力却下降了，造成材料的大量浪费p ，为了解决此问题，用大直径空 

心桩代替大直径实心桩，在确保承载力的同时，能节省大量的混凝土。 

1大直径现浇空心桩现状 

在国外日本最早开始空心桩的研究和发展，我国于20世纪7o@f-~中期开始进行空心钻孔 

桩的试验工作『习，大直径现浇空心桩的产生经历了较长的探索过程。 

1．1钻孔灌注水下混凝土空心桩 

该方法利用钻机成孔后，在孔内埋设普通内模，在普通内模与孑L壁之间，形成环状的孔， 

往环状孑L中沉放钢筋笼，浇注混凝土，这种类型的桩实质上相当于将一般的灌注桩中心挖空， 

广州鹤洞大桥就采用了这种基础 。日本的空心桩就是这种类型的桩基网，采用这种方法节约 

了大量混凝土，经济效益显著。这种类型的空心桩型取土工作量大，无法考虑土芯的作用。 

收稿日期：2Ol 1年 06月 
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1．2大直径现浇薄壁筒桩 

大直径现浇薄壁筒桩由谢庆道教授于1998年发明 ，其施工工艺原理如下，先预制环形 

桩靴，其桩靴上部凸出，下部呈环锥状；施_T时把环形桩靴套人内外套管之间，内外套管的 

下端面与桩靴上部环形凸面的内外侧相接触；套管上部与压盖相连，内套管上部锥管穿过压 

盖，插入施力压头与出泥孔导通；将桩靴尖头压入土层；接着振动下沉，在成环形孔的同时 

亦同步自动排出软土；放人钢筋笼，灌注混凝土，最后拔出内外套管即成筒状桩基 。 

1．3振动沉模大直径现浇薄壁管桩 

振动沉模现浇混凝土管桩 (PCC桩 )技术由刘汉龙教授等人于2001年发明 ，采取振动 

沉模 自动排土现场灌注混凝土而成管桩，具体步骤是依靠沉腔上部锤头的振动力将内外双层 

套管所形成的环形腔体在活瓣桩靴的保护下打入预定的设计深度，在腔体内现成浇注混凝土， 

之后振动拔管，在环形域中土体与外部的土体之间便形成混凝土管桩 。 

大直径现浇薄壁筒桩和振动沉模大直径现浇薄壁管桩在软土地区取得了广泛的应用，在 

海堤工程、公路软基处理等方面取得了大量的社会经济效益。 

如果土质相对较好、土摩阻力较大、桩直径较大且筒桩环壁较厚，由于要用振动锤将 “双 

钢管+桩尖”打入地下，将大大增加大直径现浇薄壁简和振动沉模现浇混凝土管桩施工的困 

难。 

2一种新型大直径现浇混凝土空心桩 (筒桩)成桩工艺及设备 

2009年李征、龚晓南和周建提出了一种新型大直径现浇混凝土空心桩 (筒桩 )成桩工艺 

及设备，并申请了专利，即一种现浇筒桩旋挖钻机及其成桩方法 “ 。 

其主要步骤如下，先打入土芯护壁套管支护即将形成的土芯，而后用筒桩旋挖钻机挖成 

环形孔，之后往环形孔中下放钢筋笼，浇筑混凝土，拔出土芯护壁套管，于是形成筒桩；其 

中如果用液压振动锤打入土芯护壁套管最为高效，之后用旋挖工法成环形孔。 

2．1旋挖工法及液压振动锤工法的特点 

由于旋挖钻掘工法具有广泛的应用性、良好的环保性，目前挖成 “圆形孑L，’的旋挖钻机 

得到广泛的应用，据统计，旋挖钻机的成孔速度是传统钻机的5～7倍，旋挖钻机一般适用于 

黏土、粉土、砂土，含有部分卵石及碎石的土，对于大扭矩动力头以及自动内锁式伸缩式钻 

杆的钻机，可以适应微风化硬岩的施工 。 

高频液压振动锤穿越卵石层 、建筑垃圾层、沙层能力强，除了不能入岩，其它地质情况 

都能适应“”，用高频液压振动锤施工土芯护壁套管，能适应较多地质情况。对于液压振动锤 

施工土芯护壁套管的情况，相对于 “双层套管+桩尖”的施工工艺，其穿透土层能力更强。 

而用旋挖工法挖成环形孑L，振动锤能将土芯护壁套管顺利振人的地层，旋挖成环形孑L的工法 

基本均能顺利挖掘。 

目前挖成 “圆形孑L，’旋挖钻机施工时，为防止孑L壁坍塌用振动锤打设 “外护壁套管”，已 

经有不少实践，其可以为土芯内护壁套管的打设提供相似的工程经验。 
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在用振动锤为旋挖钻机打设 “外护壁套管” ，履带吊配合振动锤埋设套管。机动 

灵活， 满足一台埋设套管的设备同时为几台旋挖钻机服务的要求，有利于发挥旋挖钻机的 

移动灵活、钻进高效的特 ” 。同样筒桩旋挖钻机施工时，用履带吊配合振动锤打设 “土芯 

护壁套管”，也能取得同样的高效。 

土芯护壁套管用液压振动锤以吊打的方式沉入，应该是最高效的方法。对于较硬土层， 

也可采用搓管机使土芯护壁套管沉入相应土层。参考 “钢管桩”和 “全套管桩”以及 “钢护 

筒”施工情况，可以知道，“土芯护壁套管”沉入地基所适应的土层是非常广的。 

对于土芯护壁套管拔出的情况，由于土芯护壁套管周围是刚浇筑的混凝土，土芯护壁套 

管拔出所受到的阻力 (土芯对其阻力 )较小，用振动锤可以非常顺利地将土芯护壁套管拔出。 

对于筒桩旋挖钻机挖成 ‘‘环形孔”至设计标高后，且尚未浇注混凝土之前土芯护壁套管 

是否会倾斜的问题，可采用如下办法解决，土芯护壁套管打人地下时使 “土芯护壁套管底端 

标高”比 “桩底设计标高”多一些深度，当挖成环形孔后，靠嵌入低于桩底一定深度来消除 

可能会使套管倾斜的不利影响。 

用高频液压振动锤进行土芯护壁套管的施工，用能够挖成环形孔的筒桩旋挖钻机进行 

环形孔的挖掘，是本新型筒桩工法的主要特 。而挖成环形孔的筒桩 (现浇空心桩 )旋挖钻 

机是本工法的关键。 

2．2挖成环形孔的现浇筒桩旋挖钻机类型 

挖成环形孔的现浇筒桩旋挖钻机有两种类型，分别如下。 

(1)旋转动力装置 (动力头 )位于地面之上，在钻杆顶端，旋转动力装置 (动力头)驱 

动钻杆旋转，钻杆带动环形筒桩旋挖钻斗或筒状螺旋钻旋挖。 

该现浇筒桩旋挖钻机施工步骤如下： 

a)土芯护壁套管打 地̂下，护壁套管至桩底标高处或低于桩底标高处一定距离；当挖成 

环形孑L后，低于注底标高以下的土体对土芯护壁套管有一定的支护。 

b)筒桩旋挖钻机开始旋挖环形孑L，例如，钻杆是三节伸缩式钻杆时，第一、二、三节钻 

杆连成整体共同下钻，动力头动力来自主机液压泵，动力头上的液压马达通过减速机带动钻 

杆转动。相邻的钻杆通过键条、键槽实现内力传递，键条键槽设置与普通旋挖钻机类似；主 

机动力头上传递转矩通过最外层钻杆逐级传递到最内层钻杆，最内节钻杆驱动环形筒桩旋挖 

钻斗或筒状螺旋钻挖土，当使用环形筒桩旋挖钻斗时，孑L底切削下来的土、砂压入钻斗内， 

由于环形底板的挡土作用，孑L内土体不会掉下来。当采用筒状螺旋钻时，土体置于螺旋叶片 

上被提出孑L夕卜，如图1所示； 
’  

c)当钻孔较深，行程不够时，第二节钻杆伸出，分开第一节钻杆与第二节钻杆，第二、 

第三节钻杆继续下钻。起斗时，卷扬机提升钢丝绳，或由液压缸作用，把第二节钻杆收到第 
一 节钻杆中，然后使环形筒桩旋挖钻斗或者筒状螺旋钻提升至旋挖的孑L外，土体从简桩旋挖 

装置卸除后，再继续下钻； 
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图1 简状螺旋钻旋挖环形孔示意图 图2 筒桩旋挖钻机旋挖环形孑L示意图 (钻孑L很深) 

d)当钻孔较深，行程不够时，第三钻杆伸出，分开第二节钻杆与第三节钻杆，第三节钻 

杆单独下钻。起斗时，卷扬机提升钢丝绳，或由液压缸作用，首先把第三节钻杆收到第二节 

钻杆中，最后第二节钻杆收到第一节钻杆中，然后提升钻杆把钻头提N~L#t-，土体从筒桩旋 

挖装置卸除后，再继续下钻。如图 2所示； 

e)重复步骤 b)至 d)，直到所述环形孔的深度达到预定的深度，完成环形孑L的旋挖； 

f)往环形孔中放置钢筋笼，向所述环形孑L内浇注混凝土，拔出土芯护壁套管，或者边浇 

注混凝土边拔土芯护壁套管，最后形成筒桩；如图3和图4； 

对于多节伸缩式钻杆由内层钻杆组、外层钻杆组所组成的情况，工作原理类似，外层钻 

杆组将旋转动力装置 (动力头 )所输出的扭矩传递给环形简桩旋挖钻斗或筒状螺旋钻，内层 

钻杆组与外层钻杆组之间设置回转支承，内层钻杆组不旋转 ，起到使提升钻杆的钢丝绳保持 
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竖直的作用。 

图3 环形孔内浇注混凝土示意图 图 4 简桩成桩图 

(2)旋转动力装置 (动力头 )位于钻杆底端，旋挖过程中旋转动力装置 (动力头 )随钻杆 

进入孔内，旋转动力装置 (动力头 )直接驱动环形筒桩旋挖钻斗或筒状螺旋钻旋挖，钻杆不 

旋转。 

该现浇筒桩旋挖钻机施工步骤如下： 

a)土芯护壁套管打人地下，护壁套管至桩底标高处或低于桩底标高处一定距离；当挖成 

环形孑L后，低于桩底标高以下的土体对土芯护壁套管有一定的支护； 

b)土芯护壁套管套设好之后，筒桩旋挖钻机开始旋挖环形孑L；例如，钻杆是三节伸缩式 

钻杆时，第一、二 、i节钻杆连成整体共同下钻；启动位于钻杆底端的旋转动力装置 (动力 

头)，通过驱动其大齿罔转动进而带动位于钻杆底端的环形筒桩旋挖钻斗，或者筒状螺旋钻 

开始转动，被旋挖的土体进入环形筒桩旋挖钻斗或者筒状螺旋钻的筒状管上的螺旋叶片上； 

当采用环形筒桩旋挖钻斗时，孑L底切削下来的土、砂压人口内，由于环形底板的挡土作用， 

孑L内土体不会掉下来，岩土体对钻斗的反作用力，使相邻的钻杆通过键条、键槽传递，键条 

键槽设置与普通旋挖钻机类似；逐级传递到最上面钻杆的连接点，最后传递给支撑架体，通 

过支撑架体与地面之问的摩擦力抵消。当采用筒状螺旋钻时，土体置于螺旋叶片上被提出孔 
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外；形成环形腔； 

c)当钻孔较深，当行程不够时，第二钻杆伸出，分开第一节钻杆与第二节钻杆，第二、 

第三节钻杆继续下钻；起斗时，卷扬机提升钢丝绳，或由液压缸作用，把第二节钻杆 到第 
一 节钻杆中，使环形筒桩旋挖钻斗或者筒状螺旋钻提升至旋挖的孑L夕 ，土体从简桩旋挖装置 

卸除后，再继续下钻； 

d)当钻孑L较深，行程不够时，第三钻杆伸出，分开第二节钻杆与第三节钻杆，第j节钻 

杆单独下钻，起斗时，卷扬机提升钢丝绳，或由液压缸作用，首先把第三节钻杆收到第二节 

钻杆中，最后第二节钻杆收到第一节钻杆中，使环形筒桩旋挖钻斗或者简状螺旋钻提升至旋 

挖的YL#F，土体从筒桩旋挖装置卸除后，再继续下钻； 

e)重复步骤 b)至 d)，直到所述环形孔的深度达到预定的深度，完成环形孑L的旋挖； 

f)往环形孑L中放置钢筋笼，向所述环形孔内浇注混凝土，拔出土芯护壁套管，或者边浇 

注混凝土边把土芯护壁套管，最后形成筒桩。 

3结语 

本发明新型筒桩与谢庆道教授发明的薄壁筒桩与刘汉龙教授发明的PCC桩相比，具有环 

壁较厚，基本无挤土的特点。该新型大直径现浇空心桩 (筒桩 )作为大荷载建 (构 )筑物的 

基础，相比于同等直径的大直径实心灌注桩，可节省大量的混凝土，具有较大的应用推广价 

值，其专利所述施工设备和工艺有待在实践中进一步改进和更加完善。 
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[摘要]在复杂地质条件下建设六个 l0万立方米油罐采用了：天然地基、复合地基、桩基一天然联合地基共 

三种地基形式。其中复合地基分别采用了：大能级异型锤复合强夯挤淤置换、大能级强夯挤密、双层处理地 

基夯点对应加固和大直径振冲碎石置换挤密一复合强夯加固多种工法。现经多种地基检测方法确认和充水实 

验验证及近4年的运营使用效果均表明：六个 lO万立方米油罐基础的地基承载力、最大沉降和差异沉降值， 

均满足设计要求和规范允许的限值。 

[关键词]复杂的地质条件；针对性的基础类型；强强结合的地基加固方案；良好的地基加固效果。 

0引言 

实际工程设计时常常会遇到建设场地的地质条件比较复杂的情况，最常见有非单一地 

层、地层厚度不均匀、相邻钻孔揭示的地层岩性不同及地层土的物理力学指标相差较大等， 

这些都会给项目的建设带来困难，并对工程设计提出较高的要求，具体体现在建、构筑物基 

础类型和地基处理方案的选用上。 

地基处理方案的准确、合理性包括方案的针对性、可实施性、经济、省时及综合效益等 

诸多方面。本文工程实例就遇到了上述复杂地质情况，通过与现场紧密配合的动态设计，在 

地基加固和基础施工过程中多次调整、不断优化和完善，最终达到了工程设计的安全、合理、 

经济的原则要求，保证了工程的顺利进行。经过各类检测和充水试压试验监测，六个油罐基 

础的地基承载力、最大沉降和差异沉降值均满足设计和规范的要求。本工程的成功经验，为 

如何在复杂地质条件下优化大型储油罐地基基础的设计进行了有益的尝试。 

1工程概况 

拟建场地位于大连市新港区，待建 (构 )筑物为六台 l0万立方米成品油储罐。库区内竖 

向设计标高为 8．00m。 

}收稿 日期：2011年 06月 
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图 1库区总平面图 

图 1中西侧储罐编号自下而上分别为 l#、3撑、5#储罐，东侧储罐编号自下而上分别为 

2#、4#、6椭 罐。 

勘察场地位于大连新港港区的人工湖附近，地形复杂，人工湖四周均由填土堆积成人工 

地形，南北土堆最高 20．OOm，中间低洼并形成人工湖，原始地貌见图 2。地面标高 2．72m~ 

18．60m，人工湖水面高程 2．72m，地面相对高差 15．88m。 

勘察场地微地貌按成因类型分为构造剥蚀残丘、河流侵蚀堆积阶地和湖泊沼泽堆积平地 

三个区。 

(1)剥蚀残丘：分布在场地南北两侧，由震旦系长岭子组板岩 (Ze)组成，基岩面不 

平，1群、 储罐北侧基岩面高差最大 13m。 

(2)河流侵蚀堆积阶地：分布在河谷两侧(已人工挖除大部)，由第四系上更新统(Q3dI'P1) 

的粘性土和碎石组成，地面标高 3．60~6．80m左右。 

(3)湖泊沼泽堆积平地：分布在中部，天然状态下由淤泥质粘土和局部的薄层砾、砂 

组成，现大部开挖成人工湖，水面高程 2．72m。 
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图2库区原始地貌 

勘探深度内，场地地层 自上而下为： 

①杂填土 (Q4Il1‘)：褐色～红褐色，稍湿～饱和，松散～稍密。层厚，0．20m~16．60m，平 

均层厚，3．24m。层底标高，一1．16m~14．38 m。 

②淤泥质粘土 (Q4 )：灰黑色～黑色，含有机质，局部地段夹薄层砂和砾，并有少量碎 

石和块石。饱和～湿，呈流塑～软塑状态。该层主要分布在 5≠}与 6 储罐南部和 1≠f储罐以北及 

3雄各罐地带。层厚，1．10m~6．70m，’平均层厚，3．15m。层底标高，一5．65m~2．23m。 

③粘土 (Q3dl-p )：黄褐色，该层分布不稳定，仅个别钻孔揭露。层厚，0．50m~4．80m， 

平均层厚，2．09m。层底标高，一1．60m~8．64m。 

④碎石 (Q3dl-pI)：黄褐色～灰褐色，稍湿，稍密～中密。该层分布不稳定，部分钻孔揭 

露。层厚，0．80m~5．30m，平均层厚，1．70m。层底标高，一6．25m~8。42m。 

⑤全风化板岩 (Zc)：土黄色～黄褐色，呈土状或碎屑状，多数有残余结构强度。该层部 

分钻孔未揭露。层厚，0．50m~6．10m，平均层厚，1．48m。层底标高，一5．70m~13．33m。 

⑥强风化板岩(zc)：黄褐色，风化裂 艮发育，该岩体较破碎， k：=6．16MPa属软岩，岩 

体基本质量等级V级。层厚，2．10m~9．40m，平均层厚，4．34m。 层底标高，--10．96m~9．42m。 

⑦中风化板岩 (zc)：灰绿色～青灰色，节理裂隙发育，岩芯呈短柱～长柱状，岩体较完 

整， (=16．95MPa，属较软岩，岩体基本质量等级Ⅳ级。揭露最大层厚，10．20米。 

该场地地下水类型为潜水，埋深 0．50~4．00m，地下水位变化幅度 2～4m。各土层的地基 

承载力特征值和变形模量见表 l。 
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土层地基承载力特征值和变形模量 表 1 

土层名称 地基承载力特征值 ，单位 kPa 变形模量 ，单位MPa 

①杂填土 80 3 

②淤泥质粘土 75 3．73 

③粘土 l30 8．0 
p 

④碎石 280 20．O 

⑤全风化板岩 250 l6．O 

⑥强风化板岩 500 | 

⑦中风化板岩 1500 | 

根据场地地质、地貌及地形条件，2#储罐属于抗震有利地段，3#、4#、6#储罐、挡土墙 

属于抗震不利地段，1#和 5#储罐按不利因素考虑也划分为抗震不利地段。拟建场地地质条件 

复杂，主要体现在以下几个方面： 

a)地貌类型多。在 450×550m 范围的建设场地就有构造剥蚀残丘、河流侵蚀堆积阶地 

和湖泊沼泽堆积平原地三种不同类型的地貌； 

b)地形复杂。库区南 、北两侧地势最高，标高为 18．60m，中间低洼并形成人工湖，人 

工湖水面高程 2．72m，库区自然地面相对高差 I5．88m； 

c)士电层土分布、厚度和层底标高相差大。第 1层杂填土厚度为 0．2～16．6m层厚相差 14．6m， 

层底标高为一1．16~14．38m，层底高差为 15．54m。第4层碎石层底标高为一6．25～8．42m，高 

差为 14．67m。第五层全风化板岩层底标高为一5．7～l3．33m，高差为 19．3m； 

d)罐基础下地基土物理力学I生质相差大。1#罐基础有 4／5面积处于强风化板岩上，1，5 

面积处于回填土和淤泥层上，基岩面埋深相差 15m。3#、 罐基础下淤泥厚度、埋深和分布 

范围相差很大。4#罐基础下同时存有有淤泥、新近回填土和强风化板岩三种地基土。 

2储罐基础的设计 

1O万立方米的油品储罐属于一级构筑物。储罐直径 80m，高度 21．97m，底面积 5024m 。 

储罐地基荷载由两部分组成：储罐设备 自重 (含充水重量 )和基础自重 (环墙基础包括罐心 

回填土重量 )，最大总重量 10．70×104t，基础底面积压应力大于 250kPa，所以要求储罐地基 

承载力特征值不能小于250kPa。根据行业标准 《石油化工企业钢储罐地基与基础设计规范》 

SH3068--'95要求，10万立方米储罐基础整体倾斜 (任意直径方向)沉降差允许值为 280mm， 

罐周边不均匀沉降每 10m不大于25mm，储罐中心与储罐周边的沉降差／>8mm。 

罐体基础附加应力影响深度达数十米。在基础以下 10m范围内，附加应力值几乎没有衰 

减，库区内基岩以上所有土层均在压缩变形范围内。库区内有的罐基础下同时存有淤泥、新 

近回填土和中风化基岩三种岩性相差甚远的地基土，而且基岩面高差达 14m之多。这对于对 

沉降和差异沉降要求严格的大型储罐地基的加固提出了更高、更严的要求，也大大增加了地 

基处理设计和施工的难度。本工程大型储罐采用内浮顶形式 ，如果地基产生较大的差异沉降 

会导致罐体变形，使内浮顶卡在罐内壁的滑道上不能使用而报废，不但会造成重大经济损失， 
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而在处理该类报废储罐时，还容易引起火灾、爆炸、环境污染等事故和次生灾害。 

2．1 1#储罐基础和地基方案的确定 

(1)地质情况 

1椭 罐位于库区西南角地势最高的位置，但是大 

约有 1，5储罐底面积悬在沟内侧 (图3平面图中阴影 

部分 )。地势高处基岩出露，沟内低处则存有大量流塑 

状淤泥质土和新近回填土 (见图 4的 20--20’地质剖 

面图 )。 

(2)地基和基础类型确定 

储罐基础设计标高为 8．00m，沟顶中风化板岩顶 

标高在 14．00m左右，沟底淤泥层底标高为一2．72m， 

基岩面高差 17．00m。由于储罐基础底面大部分坐落在 

中风化基岩上，无论怎样加固沟内侧的软土其差异沉 

降都是不能避免的。只有采用支承在中风化基岩上的 

桩基，才能满足储罐基础差异沉降的要求。经过综合 

分析确定：l罐基础形式为桩一天然地基联合基础。 

20 

图 3 l嚣储罐地质平面图 
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图4 20-20’地质剖面图 

(3)基础和地基设计细节 

1储 罐桩 一天然地基联合基础，由钢筋混凝土构造底板将桩基础和天然地基联为一体。 
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为了防止两种不同类型基础间的差异沉降，还采取了以下加强措施： 

a)在基础底板下增加了一层 500ram厚的碎石垫层，调整微小的差异沉降； 

b)桩基础采用持力层为中风化板岩的人工挖孔桩，确保桩底沉渣和桩侧泥皮厚度符合设 

计要求； 

c 桩基周围的淤泥质土和新近回填土在进行强夯加固处理后， 再施工人工挖孔桩。 

1储罐基础剖面见下图5。 

(4)地基及基础使用效果 

2007年 6月上旬进行了充水试压试验，储罐基础最大绝对沉降 5mm，最大沉降差 3mm， 

基础的设计取得了成功。基础设计概念清楚、基础施工质量完好是该储罐基础建设获得成功 

的关键。 
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图 5 1 储罐基础剖面图 

2．2 4#储罐基础和地基方案的确定 

(1)地质情况。错储罐位于库区中部靠东一侧，大约有2／5储罐底面位于人工湖淤泥土 

内，2／5罐底面积为新近回填土，1／5罐底面积为中风化基岩 (见图6和图7)。地基土岩性相 

差极大，储罐基础最易出现不均匀沉降。图 8中 1 3—1 3地质剖面图形象地展示了沿储罐环墙 

基础的地质土层变化f青况。 

(2)地基和基础类型确定。储罐基础设计标高为 7．70m，罐基础下强风化板岩顶标高变 

化大，基岩面高差 15．OOm。沿储罐钢筋混凝土环墙基础的地基土岩性从软弱的淤泥土到中风 

化基岩，差别巨大。如果地基处理不好，极易造成沿环墙基础的差异沉降，给储罐的正常使 

用留下安全隐患。 
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图6 4#储罐~ilii位置图 图7 4#储罐地质~ilii图 

围8 l3_13地质剖面图 

选择怎样的地基处理方案才能满足储罐基础差异沉降的要求是首要问题。由于储罐基底 

将下近 415是人工湖的淤泥质土和新近回填土，强度低，变形大，自然地面标高低 (绝x,J-t,~ 

高约1．7m)。为了消除差异沉降的安全隐患，首先必须加固处理这415的软弱土，使其强度和 

压缩变形值接近强风化基岩。但是沟内人工湖淤泥面到设计基础底标高的回填土厚度达到 

／  
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7．3m，沟岸上的基岩面又高出基础设计底标高近3m。如何解决岩性和高差相差悬殊的基础持 

力层是 4#罐基础地基加固设计的关键问题。 

经过综合分析确定 4#罐地基处理采用分层加固方式：第一层加固地基顶标高为 3．5Om， 

主要采用强夯置换和异型锤置换法加固新近填土和置换淤泥软土，要求加固后的置换墩基础 

承载力和变形参数与强风化基岩接近，以控制罐基础的差异沉降，罐基础底面内高于 3．5m的 

基岩部分采用爆破方式予以清除；第二层加固地基为厚度4．2m的新近回填碎石土，要求其中 

风化炸山石块的含量不能小于 60％~70％，采用 6OOOkN．m强夯挤密法加固，使其成为调整基 

础不均匀沉降的深厚垫层。图9为加固设计示意图。 

(3地 基处理效果。2007年6月中旬进行了充水试压试验，储罐基础最大绝对沉降14turn， 

最大沉降差 47ram，完全符合设计规范的要求。该地基加固设计成功的关键是：找准地基处 

理的要点，采取有效的解决方法。 

一 层回填．挖方标面 ．5Om地基处理能级布置平面 

置换) 

6000kN m异型锤强夯置换 

强风化板岩范围 

图 9 4 罐基础加固设计示意图 

2．3 大直径振冲碎石置换挤密桩复合强夯加固方案 

3}}储罐基础因距离未拆迁建筑物太近，不能按原定的强夯置换加固方案施工，因此还拖延 

了工程的工期。为了确保业主确定的油库运营时间，对地基加固方案进行了修改。在不危及 

建筑物和保证地基处理效果的基础上，根据 3#储罐基础的地质情况：确定采用大直径振冲碎 

石置换挤密桩复合强夯的加固方案。 

图 
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图 10 3#储罐平面图 图 11 3#储罐地质平面图 

图 12地质 9-9剖面图 

(1)地质情况。3#储罐基础一半座落在人工湖上，一半在湖岸上。实际湖岸下面仍然存 

有大量的淤泥质土，最厚处达 5～6m。如果要达到基础底标高 7．80m，场地低处还要回填近 "／．Om 

的填土，见图 12地质 9—9剖面图。 

(2)加固方案的特点和做法。采用大直径振冲碎石置换挤密桩复合强夯的加固方案，可 

以一次性加固处理近l2m深的软弱土。该工法对回填土没有含石量的要求，可以充分利用库 
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区原有土源。采用超大功率振冲器和级配碎石，加固处理后不但可形成到达强风化基岩上的 

直径 1．2m的致密碎石桩体，还能同时挤密碎石桩间土层 ，形成整体性好 、承载力高 、压缩性 

低的优质复合地基。 

但是单独采用大直径振冲碎石置换挤密桩加固方案，在地基土上部 5．0~6．Om 范围内， 

复合地基的承载力和抗变形能力相对比较差，在储罐充水预压和正常使用时地基沉降量较 

大。 

为解决这个问题，本工程采用了复合强夯法。即在大直径振冲碎石置换挤密桩施工 (见 

图 14)完成后，再采用普夯方式，满堂加固密实振冲碎石置换挤密桩的上部地基土和碎石垫 

层 

图 13 4#罐基础施工现场 

(3)加固工程的施工参数。加固工程的施工参数如下： 

① 振冲器功率：130kW； 

② 布桩形式：罐区内及管区环梁外扩 8m范围内采用间距 1．8m等边三角形布桩，罐区 

环梁外扩8m范围外采用间距 3m等边三角形布桩； 

③碎石桩平均桩径 1．2m； 

④振冲碎石桩平均桩长 1 lm。要求振冲碎石桩穿透淤泥质粘土层进入碎石层或强风化板 

岩层； 

⑤振冲桩桩体材料：罐区内石料采用级配碎石，材料粒径为 4~9em，含泥量不大于 5％； 

罐基础外扩部分碎石料采用新鲜无风化、坚硬的山皮石，材料粒径为 4~40cm，含泥量不大 
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于 5％； 

⑥ 强夯设备：夯锤锤重 20吨，夯锤直径为2．50m； 

⑦ 强夯施工参数：强太| 夯能级为 3000kNm，分两遍施工，每一点夯击数不小于 8击， 

终夯标准是最后一击夯沉量小于5em。满夯能级 1000 kNm，每点击数不小于2击，锤印相切 

1／3。 

(4)地基处理效果。2007年 7月下旬进行了充水试压试验，储罐基础最大绝对沉降 

17ram，最大沉降差 208mm，完全符合设计规范的要求。该地基加固设计成功的关键是：掌 

握各类地基处理方法的原理，根据场地土的实际隋况，使其强强联合，各取所长。 

3总结 

图 1 4大直径振冲碎石置换挤密桩复合强夯加固现场 

复杂地质条件下选择地基加固处理方案时，除了综合考虑场地工程地质、水文地质条件、 

建构筑物对地基的要求 、建筑结构类型和基础形式、周围环境条件、材料供应情况、施工条 

件等因素，还应考虑上部结构、基础和地基的共同作用，经过多个方案的技术经济指标比较 

分析后选择适合的基础和地基方案，并通过现场的试验确认后再实施施工。 

由于地质条件的复杂，本库区的六台储罐的地基类型无一相同：1#储罐采用天然地基加 

桩基； 储罐采用天然地基；3#N罐采用大直径振冲碎石置换挤密桩复合强夯的复合地基； 

4#储罐采用强夯置换加深厚密实垫层复合地基；5#储罐强夯挤密复合地基；甜储罐强夯异型 

锤双层置换复合地基。虽然地基类型无一相同，但是效果却是相同的：承载力、沉降值均满 

足设计和规范要求。 
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图 15已经建成投入使用的六台10万 储罐 

经过近两年紧张有序的施工，六台 1O万立方米储罐 2008年 12月底一次性验收合格， 

正式交付使用，至今运行正常 (见图 15)。该项目还获得了2009年中石油天然气总公司和山 

东省优秀勘察设计二等奖。 

总结整个工程的基础和地基加固的设计工作有以下体会：地基加固方案要 “量体裁衣”、 

精细设计。根据不同的工程荷载对地基承载力、变形能力及稳定性的不同要求，依据不同的 

地质条件进行针对性的加固设计。各种地基加固方法要各取所长、有机结合 、综合运用，即 

可达到最佳的加固效果。此外选择代表性场地进行相应的室内和现场试验，通过必要的检测 

和监测，为设计、施工提供相关参数和依据，这是地基处到l顷利实施的重要保证。 

参考文献 

1．建筑地基处理技术规范．JGJ79-2002[S]，北京：中国建筑工业出版社，2002 

2．建筑桩基技术规范．JGJ 94-94[S]，北京：中E重建筑工业出版社，1995． 
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口 

陈国政，杨建良，陈守平 

(中国有色金属工业西安勘察院基础托换工程公司，陕西 西安 710054) 

[摘要】某五层楼房下沉580mm，最大倾斜率达 19．1％减 为危房。本文介绍了经采用预压桩托换进行地基加 

固补强双向顶升抢救治理设计、施工与有关实验。据获得成果分析，倾斜率回到1-5％肉 4．0％0。达到国家现 

行技术标 (小于 4-5％~的要求)，转危为安，实践证明技术可靠，加固纠偏是成功的，免去拆除重建，经 

济效益显著。 

[关键词】预压桩；地基加固补强；顶升纠偏基础托换 

0前言 

建筑物基础埋置在自重湿陷性黄土地层上，由于地基处理、防水欠佳，一旦被水浸泡， 

湿陷、软化、承载力大幅度降低，产生不均匀沉降，会造成结构墙体开裂和严重倾斜，成为 

危房，屡见不鲜。拆除可惜，重建时间长且经济损失巨大，难以承受。 

为此，寻求一种简而易行的可靠方法尽陕控制地基稳定，并支出较小 (相当原造价残值 

50％以内)，才可认为既经济又合理【2Jo 

作者20多年在西北地区承担 100多项危房抢救治理中，采用预压桩托换技术进行地基 

加固顶升纠偏，竣工后化险为夷。某些频于拆除厂房和民用建筑得到恢复使用，为国家节省 

大量建设资金。所加固纠偏的既有建筑物至今 5～15年了，经回访仍一直发挥正常使用功能， 

并经得起地震考验，这对抢救危房收到奇特效果p 。由此充分证明：预压桩托换地基加固 

顶升是一项实用技术、效果可靠、能立竿见影，并经得起时间考验，利国利民的好方法。 

本文以某工程为实例进行介绍，以期达到交流借鉴目的，不当或谬误之处恳请批评指 

正。 

1工程概况 

甘肃省靖远煤电有限公司6号单身楼建于 1999年，设计为五层，高 14．65m，平面尺寸 

为 12×60Hl、长 59．67m，中间设有D．27m宽沉降缝，砖混结构。为坐南朝北 、东西向呈一 

字型。 

$收稿 日期：2011年 04月 
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基础情况：采用天然地基设有地圈梁，为砖砌大放脚条形基础，基础埋深一2．2m。 

地质条件：基础下持力层属自重湿陷性黄土，承载力低 (Fk=120MPa)。 ． 

地基处理：基底下为 1．0m厚 3：7灰土垫层和 1．5m厚素土垫层。 

该建筑建成经使用至 2006年 1 0月发现建筑物基础产生不均匀沉降和倾斜，由于未能及 

时进行加固处理，逐渐发展恶化。根据现场踏勘，地基病害的特征为： 

(1)楼房结构墙体普遍出现裂缝 ，楼西大半部极为严重，裂缝呈 “半个八字型 “，斜 

向45。角对称性。由底层延伸至顶层，缝宽 10~50mm，长达 1．0~3．0m，由于被拉及挤压作 

用成扭曲状态，造成门窗错位变形，参见图 1～2。 

(2)楼房中部顶端垂向断裂，断缝下窄上宽为 50~180mm，前后透亮，险情明显，令 

人惊恐，见图 3。 

图 1加固纠偏前，地基下沉结构墙体严重开裂楼房南侧立面剖视实况 

(最大下沉 580ran，倾斜率 19．1‰) 

图 2楼南侧 卜5层代表性结构墙体严重开裂 

破损、粉碎成块，裂缝内外透通，导致 

窗框弯曲外观 

图 3楼中部顶端结构体系严重竖向断裂 

缝宽 5o-18ffam前后通亮实况 

(3)地面下部多处地圈梁悬空高达 50~100mrn。 

(4)室内外地面明显断裂和倾斜，最大缝宽 50~80mm，长达 1．0~4．0m。综合上述楼 
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房有面临倒塌危险，住户惊恐万分，被迫全部撤离脱险。 

2008年测量结果发现：西南角最大沉降 580 Iron，向南偏斜为 280 mm，倾斜率 19．1％o， 

西北角下沉为360 mm，向西偏斜为 180 n'lln，倾斜率达 12． 。，沉降最大速率为 1．0 mm／d，表 

明沉降陕地基不稳定，远超出《危险房屋鉴定标准》(JGJ25—99)中的允许值 (7％0)，经鉴定 

属严重危楼，必须急速加固处理，否则拆除不能使用。经专家论证：采用可靠方法加固后有 

继续使用价值。业主考虑拆除甚为可惜，重建经费巨大．，故最后决定，对该楼进行加固纠偏 

治理。 

2场地工程地质条件简述 

场地位于甘肃省靖远县平川区王家山矿家属住宅区范围内，原地貌为斜坡地，通过建筑 

整平场地平坦。地层为：第四系全新纪风积粉土、冲洪积粉质粘土组成。基础底面地层土体 

特征及物理力学性质如表 1。 

基础底面下各土层物理力学指标 表I 

编 土体 W 1， al-2 Es1．2 
号 类型 深度(In) 五 6 s zs 

(％) (g／era3) (％) (MPa) OVa'a) a) 

1 灰土 3．9 7．4 1．62 >O 0．783 22．2 0I26 6．92 0．O29 0．016 120 

黄土 
2 10．2 I1．13 1．58 >0 0．883 21．8 0．75 2．57 0．057 O．O28 80 

状粉土 

粉质 10．0 
3 22．8 1．86 0．25 0．778 21．8 0-35 5．01 0．006 0．004 l00 

粘土 以下 

注：基础埋深-2．2m，本资料为长期被水浸后补茵 结果，已失去部分湿陷性。 

3地基病害根源 

场地地基产生不均匀沉降，导致结构墙体严重开裂和倾斜。根据现场踏勘、调查和所挖 

掘操作坑揭露，经分析地基病害的主要原因如下： 

(1)地基受压层属于高压缩自重湿陷性黄土，在楼西部北侧、南侧分布有 8个排水井， 

而南侧还有排水沟 (图4)o检查发现管道多处严重漏水，因地面排水不畅，使集水渗入地下 

浸泡。 

(2)管理不善，检查挖掘操作坑剖析地下管道时发现，洗脸间、厕所基础下有大量稀 

泥，呈饱和和流塑状态。 

(3)地基处理欠佳，灰土垫层外放仅 1．Om，厚度 1．Om外放尺寸过小，水从灰土垫层 

边缘渗入基底下部，产生湿陷。 

综上分析：结构墙体开裂、倾斜，已遭受严重破坏，是地基土长期被水浸泡湿陷、软化、 

承载力大幅度下降，从而导致地基不均匀过量沉降所致。 
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4结构强度检测与可行性评价 

4．1结构强度检测 

为了解既有建筑结构强度能否满足压桩，顶升施工要求，为设计提供可靠依据，在砖砌体 

与地圈梁上选择代表位置，采用快速简捷回弹仪试验方法，现场进行了实验，其结果见表2。 

结果表明：测定值均大于30MPa，满足压桩与顶升施压要求，是安全可行的。 

回弹仪测定结构强度结果表 表 2 

测定值 Rn(MPa) 测定位置 备注 

地圈梁 砖砌体 

桩 2附近 29I3 35-3 原设计指标 

桩 6附近 31．3 31．3 R,~>25MPa满足 

桩 9附近 3l_3 30-3 承压要求 

注：表中数据均为频数 N=3的平均值；根据计算通常当 Rn>125MPa时，满足压桩施工 500kN要求。 

4．2安全度评价 

(1)地圈梁有的虽然出现裂缝或悬空，但结构强度测定值 Rn>30MPa，证明强度高整体 

刚度好，根据经验只要对出现有断裂缝地圈梁部位，采取托梁作顶板施压即可达到设计压桩 

顶升 目的，可确保安全实施。 

(2)根据施工前调查，楼房即便出现较大的裂缝、倾斜，但结构体系除出现裂缝较宽 

外其它的部位良好无损，通过压桩加固补强顶升托换后消除地基隐患可恢复正常功能，有继 

续恢复使用价值。 

(3)楼房结构底部有强度较高地圈梁直接支托结构荷载。受力状态符合砖砌体承重结 

构中的房屋刚度标准，如：承重纵、横墙较多，墙距较小 (最大墙距 3．3m)，各受力纵 、横 

墙互相连接好等。这一切表明这栋楼房属于砖砌体承重结构中的刚性房屋类型，有利于整体 

传力。 

综合上述分析，这座楼房具有较好的整体刚度，当出现较大倾斜后，楼房外型上部结构 

整体性良好，适宜采用压力顶升纠偏施工。 

5地基加固补强顶升纠偏方案 

本楼房下沉与倾斜甚大，顶升时需由南向北和由西向东双向顶升，并且中间已断开成扭 

曲型，属具有高难度、高险度疑难工程。 

经分析用一般常规方法不可行，根据 100多项工程实践经验采用《预压桩托换加固补强 

压力顶升纠偏方案》为最佳可行，因它具有以下突出特点： 

(1)设备小巧、机理明确，具有直观可知性，人为可控、技术可靠 、施工速度陕。 

(2)原理：借建筑物地圈梁或基础上部结构作反力，于基础下保持垂直压桩支顶。压 

桩结束，保持恒压稳定后再顶升纠偏，使建筑物沿某一直线 (点)作整体面转动，即可使倾 

斜建筑物得到纠正。经托换可阻止桩顶回填，并形成桩顶向上反力，有效地支顶上部结构荷 

载，控制地基不再产生新的沉降，从而提高地基提高承载力和抗震性能，根除病害，保证建 
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筑物恢复正常安全使用功能并延长使用寿命，工程实践证明它是一种根治的可靠方法，故被 

业主采纳。 

6地基加固补强顶升纠偏设计与施工 

根据场地踏勘调查，该楼地基差异沉降较大，大于 300ram，且沉降不稳定，实属危房， 

需进行整体加固补强和双向顶升纠偏，顶升范围为楼房中间结构墙体断裂线以西扭曲倾斜大 

部分 (图4)。先进行地基加固补强，待有效控制地基稳定再顶升纠偏。加固顶升纠偏严格遵 

照文 、 关规定进行，结合工程具体隋况设计与施工如下。 

6．1地基加固补强设计与施工设计 

(1)采用钢筋砼预制桩， 桩截面尺寸：20×20era，强度等级为 C30，配4 14钢筋及 

@150箍筋。 

(2)根据场地地质条件，确定桩段每节长度为0．8m、1．0m及 1．2m，尖桩 1．2m锥角60o 

桩接头用电焊接桩。 

(3)压桩终止压力与桩长采用双控法，既要满足 1．5倍单桩竖向承载力标准值，又要 

控制桩尖进入力学性能较高的非湿陷性土层内。 

(4)单桩承载力标准值设计及布桩，按建筑物结构总荷载计算，采用下面经验公式计 

算为：∑Q=LX 33XN=75240kN 

式中：∑a——建筑物总荷载(kN) ． 

I广_—条形基础长度 (L=456m) 

N——建筑物层数 (N=5) 

鲺 
豢 翻 

《叫≤ 扣警 ； i ％哼 一毒。 蠢 i： 嘲一l跨{ 嘲睁 

说明： ●—预压桩 ◎—单桩静载荷试验 

0 — }水井 ①—顶升分段编号 
，  

图 4预压桩托换地基加固补强顶升纠偏施工示意图 
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因承载力降低甚大，故托换率取经验值 0．65，则单桩承载力标准值设计 k为300kN。 

(5)根据地基下沉情况，于基础下共布 146根桩，其中顶升桩 93根，楼西半部顶升部 

分桩间距为 1．0m~1．5m及 3．3m，均布置于纵、横墙交叉承重部位，其平面位置见图4所示。 

(6)为验证设计单桩承载力标准值的可靠性，评价、指导压桩施工，在基础下选择代 

表性桩做一定数量单桩静载荷试验 (以下简称试桩)。 

(7)在挖操作坑过程中突然发现多处地圈梁悬空产生断裂，恰好均在承重压桩部位， 

经分析：因反力不够不能满足加固、顶升施压要求，必须采取有效措施。否则，如遇不测会 

危及生命和财产安全。为应急，设计用强度 C30预制桩代替托梁进行压桩。 

施工步骤如下 ： 

1)准备工作：选择施压千斤顶、连接的压力表、电动油泵观测的仪表等，并进行标定 

配套。 

2)按布置桩位挖竖坑、开洞，对硬层采用气压缩机送风、风镐掘进，地圈梁下压桩支 

顶。 

3)地面电动油泵加压观测，坑下于地圈梁中心下操作压桩；对地圈梁断裂部位，采用 

预制桩，托梁两端由千斤顶支托，中间进行压桩满足规范和设计要求。参见图5。 

4)压桩结束桩顶上安好托换支架和千斤顶，取顶升压力之半保持恒压稳定，随后按规 

范要求进行试桩 (图 6)，待顶升纠偏。 

A地面电动油泵控制加压与观测 b采用预压桩代替托梁进行压桩 

图5压桩施工全貌 

6．zN偏升纠设计与施工 

采用压力顶升托换法，利用千斤顶在基础下将倾斜楼房顶起。使上部结构沿一特定的位 

置进行分离，沿某一轴 (或一点 )做平面转动即可使倾斜建筑物得以纠正。它具有不降低原 

建筑物标高和使用功能，该方法纠偏速度快、具有防震防倾斜等特点。为此，根据楼房下沉， 

倾斜值扭曲范围设计为： 
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图 6 压桩结束，桩顶上固定好托换支架、 

千斤顶施压，并保持恒压。 

图 7正在同步顶升施压补压保持压力平衡，经 

倒程垫好钢垫块后地圈梁被抬高 1 5era情景 

(1)顶升分为4段为双向同步顶升，按图4中顶升顺序：先①后②，当最大下沉部位 

地圈梁被顶起，沉降差缩小接近零时，接着再顶升③和④，即从楼南沉降较大部位向北侧沉 

降较／J、部位进行顶升，随后再由西部向东部顶升，如此经多次反复循环进行顶升抬高基础， 

达到设计顶升量。 

(2)控制倾斜率小于 《危险房屋鉴定标准》(JGJ125—99)允许值范围内，但要满足业主 

提出的5％凄求方可终止。 

(3)顶升纠偏结束需进行托换、回填夯实，支模浇灌砼承台及恢复地面原貌。 

6．3顶升纠偏的施工 

本工程施工顺序与工艺为： 

(1)按布置的93个顶升点分为4个顶升段，将带有压力表 500kN千斤顶置于地梁与桩 

顶间，上下垫好钢板，调整千斤顶活塞高度 (均为30ram)，随后加压先控制指定常数，待压 

力稳定顶升。 

(2)选择通视固定控制点进行位移量观测，采用水准仪、经纬仪进行沉降监测，及时反 

馈，进行信息化施工。 

(3)试顶：首先详细检查施压系统千斤顶塞行程、仪表及常数压力是否正常，保压程度 

可靠度如何?如发现不正常要及时妥善处理解决。经硷 人 砌 正常方能进葡舀式颀升。 

(4)顶升指定专人统一指挥，明确分工，各负其责，采取顶升力与顶升量双控制原则， 

按前述设计分段分级施加荷载，同步轮流进行，并及时补压保持指定荷载。 

(5)顶升施加压力要缓慢进行，开始每级荷载要小于上部结构荷载的1／10，顶升量控制 

6mm以内。以后视具体『青况逐渐增加，当基础底面大部分脱离时可相应增大，但每～级施加 

压力后要间歇 10~20分钟，此时若有降压，则不断补压，保持压力稳定及各顶升点压力平衡。 

(6)千斤顶倒程，当活塞行程超过 150ram时，注意倒程。其操作是先将相邻前后左右 
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顶升点千斤顶补压，控制本级压力恒定，防止不测，然后再将桩顶上固定托换支座两侧安放 

两台并排千斤顶同步加压，当顶升千斤顶压力同零时，活塞回原位暂取出，将提前准备好适 

合尺寸钢垫块，垫在桩顶上，再将千斤顶坐在垫块上然后施压至原来压力上，再继续顶升。 

(7)根据每级加压顶升的监测数据，要及时调整各段顶升点施压值，使之保持压力平衡， 

控制顶升量。顶升点压力大小基本相当，但顶 量不同，需经过多次反复加压和补压，当观 

测顶升量与倾斜值满足设计和使用要求时终止，上述施工具体操作参见图7。 

(8)基础托换，在桩顶托换支座两侧安置两台并排带有连接压力表千斤顶，同步加压至 

桩顶千斤顶压力回零时取出，随后放入托换钢管，顶端塞人垫钢板并用锤打紧，这时两台千 

斤顶同步回压为零，托换完毕，拆卸装置再将托换钢管上 、下两端用电焊焊牢固 (图 8)。 

(9)每个操作坑回填夯实后支模，按设计要求采用强度 C20浇灌砼承台，并用振动棒 

捣实，将桩头和托换钢管包裹起来，与基础连接整体。 

(10)对挖操作坑破坏地面用砼强度 C15恢复原貌。 

a桩顶两端并排千斤顶同步施压、顶 

升、倒程和托换景观 

b取出顶升千斤顶放入托换钢管、并 

将钢管用锤打紧外观 

c托换后钢管上、下两端焊牢固 

及基础顶起 15ffam实况 

图 8基础下桩式托换设备及操作全貌 
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7地基加固补强顶升纠偏成果分析及评价 

根据所获得原始资料，主要成果分析与评价如下： 

7．1预压桩 

绘制代表性压桩力P与桩尖人土深度H关系曲线图9。 户 

0 100 200 300 400 500 P(kN) 

H(m) 

图9桩编号 1、18、78及 126的P~Ⅳ曲线 

s(mm) 

图 10桩编号 25的试桩压力 P与沉降 s关系曲线 

由此得出： ‘ 

(1)桩尖人土深度 日为 10．76～17．46m，平均 13．51m，桩尖均进入力学性能较好的底 

层中。 

(2)压桩压力 P随着桩尖人土深度增大而增加，但不成比例，当桩尖进入不同地层中 

时，压桩力随之发生明显变化。当桩尖穿过同一土层时，压桩力也不相等，而且随深度增大 

有时出现反常现象，如楼西部的 P~H曲线可见，桩编号 1、78当桩尖人土深度日在4．0m下 

曲线明显倒转，压桩力随深度增加而减小，而其它曲线在基础下 2．0~6．0m范围内，随深度 

增加而压力反而减小，且均在基础持力层范围，而当深度超过 6．0~7．0m 以后，曲线随深度 
一 直增加而增大。分析原因，是土层软硬程度不均匀，受水浸泡程度不一，使地基土湿陷、 

软化，导致承载力大幅度降低所致。据调查楼西半段基础下过去有冲沟，地下管道曾严重漏 

水，使地基土被水浸泡甚为严重，承载力低，故桩尖入土深度较深，由此充分证明地基土承 

载力大小与浸水有关。 ． 

(3)压桩终止压力P为416．6kN~500kN，平均466．6kN，为设计值的 1．17倍，表明满 

足加固纠偏施压要求。 
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7．2试桩 

其结果见表 3，对桩编号 25的试桩压力 P与沉降 s关系曲线如图 l0示。 

基础下试桩结果汇总表 表 3 

单桩承 桩 桩尖 人士 压桩终止 试验终 
P0对应沉 

总沉降量 总回弹量 载力标 编 深度 压力 正压力 比例界限 降 

P0(kN) ∑s(1,llln) ∑△s(mln) 准值 ／hi 号 
H (m) P(kN) P(kN) s(n-lln) 

(kN) 

l 14．63 450．0 40O．0 325．O 6．18 l1．18 8．15 

2 14．23 433．3 450．0 40O．O 4．93 6．0o 5．54 

343．8 

25 14-3O 450．0 40o．0 350．0 6．19 941 7．41 

31 1455 458．O 400．0 3oo．0 4．62 9-31 6．05 

由表 3、图 1O成果得知：试验比例界限 P0值为 300kN--400kN，平均 343．8kN，相对沉 

降S为 4．62～6．18mm(平均 5．48mm)，均在P--s曲线直线段内，属弹性变形。单桩承载力标 

准值，根据 《建筑桩基检测技术规范》确定，取尸0平均值Rk---343．8KN做为本工程单桩承载 

力标准值。实测值是设计值 1．15倍 ，满足规范要求。 

综合上述 ：凤值满足设计要求，压桩后经间歇，承载力还要增大，尚存有一定安全储备。 

因此，建筑物经过预压桩地基加固补强后，可保持地基稳定，结构安全，单桩承载力标准值 

RK值满足顶升上抬结构荷载要求。 

7．3顶升纠偏 

最大下沉部位 580mm顶升纠偏结果列入表 5，绘制顶升压力P上顶 升量 s上关系曲线见 

图 11。 

6号单身楼倾斜顶升纠偏结果 表 5 

最大顶升量 顶升 

顶升后 
倾斜值△ (一 ) 倾斜率 n(‰ ) 

顶升最 S (em) 比例 常数 

界限 托换回 偏南 偏西 偏南 偏西 荷载 
大荷载 P0 弹 

顶 顶 顶 顶 顶 顶 顶 顶 
P(kN) 南侧 西侧 (

kN) s_F(InlT1) 升 升 升 升 升 升 升 升 (
kN) 

前 后 前 后 前 后 日IJ 后 

29750 4300 1560 22800 2750o 20 28O 22 180 60 19．1 1．5 123 4．O 

注：2010年 2月 2日经过一年多安全使用回访实测，倾斜至偏南 24ram，偏西 58mm，倾斜率分别为 

1．6％。和 3．96％o。 

纠偏前当地居民反映说：楼房下沉墙体断裂、倾斜、扭曲呈蛇型，就要倒塌可怕之极， 

楼房总重达数千吨，顶起抬高扶正，谈何容易。顶升竣工后，广大居民亲眼见到楼房被抬高 

扶正，它鼓舞托换技术不断向前发展，再创辉煌! 
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0 20000 30000P~ ( 

图 11顶升纠偏顶升 P上-顶升量 s 关系曲线 

(1)楼房顶升纠偏时，最大顶升荷载达 29750kN(包括各项约束力在内)，相对顶升量 

上最大为430mm。实践证明，千斤顶倒程次数多，难度风险大。 

(2)顶升纠偏后倾斜值南侧由原来最大 280mm 回到 22mm，西侧由原来 180mm回到 

60mm，倾斜率分别为：南侧 1．5％o，西侧4．0~．／oo，远小于文献【6]规定允许值 (7~／oo)，满足业主 

提出的要求值 (5‰ )。 

(3)P上一S上关系曲线上比例界限 值为22800kN，对应上升量S上为60．0mm，而极限 

荷载Pu--29750KN，这是所需顶升施加最大荷载，对应上升量 S上为 175mm。由图可见，顶升 

取现分以下三个阶段：①D～ 段，地基土原来受压密固结后基础经顶升上抬逐渐起动的近 

似直线段，曲线呈正比例上升；②P0～Pu段属于基础顶升上抬局部分离段，这时基础底面接 

触点逐渐减小，曲线呈斜向上升，逐渐消除基础各部分约束力。③Pu～ 段，当顶升荷载加 

至超过Pu时，曲线出现反常倒转现象，压力突然减小，而上升量S上呈斜向巨增，超出尸D点 

后曲线基本上呈近似直线上升，表明已全部消除约束力，基础由局部分离发展到整体分离脱 

空阶段，顶升力趋于常数，为顶升纠偏所需顶起结构荷载的力P上。 

7．4顶升纠偏后，结构体系变化特征 

由于顶升施压上抬地梁，随着顶升量增大，导致建筑物由上至下发生变化，其特征如下： 

(1)楼房上端裂缝逐渐缩小与闭合 (图 l4)，但由于结构砌体被挤压的碎块有脱落掉下 

现象。这个不利安全危险信号出现后立即暂停操作，将提前准备好的防护盖板迅速铺在坑上， 

防止掉块落人坑内，确保了安全施工。 

(2)室外地面散水抬高撬起与墙体分离并断裂成块，地梁与砌体脱空为 156～430mm。 

(3)混凝土地面西半段室内普遍塌陷、靠墙部分悬空并断裂成龟裂状。 

(4)地面下管道大部分断裂，不能使用。 
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(5)顶升纠偏施压使压力不断向上传递，原裂缝被挤压逐渐缩小使结构体系局部出现微 

小裂缝掉块，但对安全无影响，经结构补强加固后增强了整体刚度。 

7．5顶升纠偏结束托换与回弹 

(1)据试验资料统计得知：托换压力P为409．0kN--745．4kN，平均 37．5kN，相比大于 

压桩力和顶升力，是压桩力的 1．15倍，是顶升力的 1．5倍，从而大大提高地基承载力。 

(2)托换实测回弹量 s下仅为 2mm (即弹性沉降)，其原因是托换钢管顶端垫钢板与基 

础底面不是理想平面，虽用大锤打紧，但仍有空隙，当全部托换完毕，上部结构荷载全部落 

下由桩承担，而产生的弹性变形之故。弹性变形越小，承载力就越大嗍，相比托换回弹比试 

桩回弹小 3倍，由此充分说明：托换后有效阻止桩顶回弹并形成反力，可靠地控制了地基稳 

定，不再产生新的沉降。 

(3)托换后经过回填夯实浇灌砼承台，并用振动棒捣实将桩头包裹起来连成整体，从 

而提高承载力增加整体刚度和抗震I生能，防止回倾。 

8加固顶升纠偏效果与经济效益 

8．1效果 

该楼房竣工，通过对结构墙体裂缝加固补强粉刷后，住户重新回入故居，至今安全使用 

一 年多了，经回访观察旧貌换新颜，地基稳定结构体系完好使用情况良好。实测纠偏前倾斜 

值为 280mm~180mm，倾斜率为 19．1％ 12．6％。，平均 15．85％ ，加固纠偏竣工后，倾斜值回 

到 22mm~60mm，平均 41ram，倾斜率 1．5％~---4．0％。，平均 2．75％。。经过一年多复测结构，倾 

斜值为24mm~58mm，倾斜率为1．6％~--3．96％。，平均2．78％。。图12~14给出了加固纠偏前后 

和经过一年多时间考验，倾斜参数性状及效果对比。 

图 12 结构墙体开裂南侧立面剖视实况 (加固纠偏前地基最大下沉 580,1m，倾斜率达 191~／oo) 
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图 13 结构墙体裂缝缩小与闭合南侧立面剖视全景 (加固纠偏竣工，倾斜率回到 1．5％o~4．0‰) 

由上述对比得知：(1)竣工后结构墙体裂缝经加固补强修补及改造、粉刷后，外观焕然 

一 新，旧貌换新颜，利旧复新继续发挥旧有建筑物正常使用功能；(2)工程竣工实测倾斜率 

平均为 2．75％ ，经过一年多时间考验复测平均为 2．78％c，两者极为相似，说明楼房倾斜基本 

不变，一直保持稳定状态，实践证明加固纠偏效果是可靠的。最后经验收合格，得到当地建 

委科技专家及建设方的一致好评。 

图14 地基稳定结构墙体经加固补强，旧貌换新颜，住户重新搬入故居，至今使用情况良好(经一年多 

互访复测，倾斜率为 1．6％o~3．96％0) 

8．2经济效益 

根据楼房鉴定：属严重危房，曾请行家概算，如拆除甚为可惜，重建相当原来楼房时间 

需一年半，总费用需达400万左右，但采用托换技术预压桩加固顶升纠偏时间仅用55天，费 

用为72万，加上结构加固补强等时间3个月，费用约达30万左右，总计只需 100多万。 

由此说明危房加固纠倾成功免去拆除重建，利旧复新，发挥既有建筑正常使用功能，给 

国家节省建筑资金达 300万左右，获得显著的经济效益和社会效益。 
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9结语 

(1)本工程地基最大下沉 580ram，倾斜率高达 l9．1％。，属严重危房。经采用预压桩托 

换加固双向顶升纠偏治理，倾斜率降到 1．5％o～4．O‰，符合国家规范标准文 ” 规定值 (4．5 

％ 和 7％。)以内，其难度和风险是很大的，属疑难工程。实践证明加固纠偏是非常成功的。 

(2)本楼房实属严重危房，经加固纠偏短时间转危为安免去拆除重建，创造巨大经济 

效益和社会效益。 

(3)加固前对基础地圈梁、砖砌体进行抗压强度试验及试桩至关重要。按所获得真值 

进行压桩或顶升施压设计，它既安全又可靠。 

(4)对于下沉、倾斜结构墙体严重破损的建筑物，经检测只要基础抗压强度满足设计 

压桩力要求，即可达到加固纠偏目的。 

(5)本工程对地圈梁断裂缝部位，采用预制桩代替托梁进行压桩，既达到压桩要求又 

确保结构安全，它是一种可行应急措施，供类似工程借鉴。 

(6)本工程经验采用复合托换法，即分段顶升桩，并同步进行桩式托换，要求具备多 

台托换支架固定桩顶上，托换压力大于顶升力，它更有效控制桩顶回弹，形成最大反力，从 

而显著提高承载力、增强整体刚度和抗震性能，且防止复倾。 

(7)预压桩托换地基加固补强纠偏方法简单，具有可知 、可控、传力好、施工见效决， 

效果可靠等优点。且经得起地震考验，是其它工法不可比拟的。 

(8)本工程地基下沉为 580mm，最大顶升量高达 430ram，顶升范围犬、’顶升点多，结 

构荷载重，需双向顶升，属高难度、高风险疑难工程。在西北地区罕见，是一项突破创新典 

型工程，具有现实性、探索性、对实践有研究价值和意义，类似工程可借鉴。 

(9)本楼房地基加固纠偏施工已经理想结束 ，回首操作过程中。曾发生险情，应引以 

为戒，当顶升抬高 20era时，楼顶上突然向下掉块，当时决速将提前准备好的木板盖在坑上 

解危，否则发生不安全事件，后果不堪设想。由此告诫顶升纠偏前应做好应急安全可靠的保 

护措施，以防不测。 

参考文献 

[1】国标 《建筑物移位纠偏增层改造技术规范》(CECS225．2007)【s]．北京：中国计划出版社，2008年2月 
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党昱敬 ，张若筠 

(1．中冶集团建筑研究总院有限公司，北京 100088； 

2．西安交通大学，西安 710049) 

[提要】地基基础没m醢常包括地基承载力、地基变形和基础结构计算。地下水对地基基础设计的影响是建 

(构)筑物地基基础没计中常见的问题，通过探讨地下水对基底压力、基底附加压力和承载力深度修正的影 

响，提出上述设计参数的计算方法。 

[关键词】地下水；基底压力；基底附加压力；承载力深度修正 

0引言 

“地下水对地基基础设计的影响”是建 (构 )筑物地基基础设计中常见的问题，文Ⅲ讨 

论了地下水对基底压力、基底附加压力、基础反力和承载力深度修正的影响，并且给出了上 

述设计参数的计算方法。对于文【l】提出的地下水对基底压力、基底附加压力、基础反力和承 

载力深度修正的影响的计算方法，作者依据对文【2]的理解认识和设计实践，予以补充和完善， 

以便工程设计人员更好地判断、分析和应用。目前国内结构工程师对地基基础的设计基本上 

限于天然地基和桩基础；对于复合地基，绝大数情况是结构工程师仅对 匕部结构和基础进行 

设计，岩土工程师进行复合地基设计。对于后一种情况，结构工程师应对岩土工程师提供建 

(构)筑物结构分析计算的荷载标准组合值、准永久组合值和基础地面以上所有竖向荷载(不 

计活载)标准值 (地下车库时应包括顶板以上填土及地面重 )o 

以下是作者关于地下水对地基基础设计影响的讨论分析，以便与业内同行予以商榷。 

1地下水对基底压力的影响 

文川引用文【2]的基底压力计算公式： 

(】) 

=华  (2) 以 
式中：A为相应于荷载效应标准组合时，基础底面处的平均压力值； 为修正后的地基 

承载力特征值；R为相应于荷载效应标准组合时，上部结构传至基础顶面的竖向力值； 

收稿日期：2011年 03月 
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为基础 自重和基础上的土重；A为基础底面面积。 

1．1独立基础或条形基础 

对独立基础或条形基础，式 (2)中 G 可按下式计算： 

Gk=yGAd (3) 

式中：yG为基础及其上覆土体的混合重度，一般近似取 20 kN／m~，地下水位以下取浮重 

度；A为基础底面面积；d为基础埋深；见图 1。 

图 1 中心荷载作用下的基础 

图 1(a)和 (b)基底压力分别为： 

尸k =_ +yG d (4) 
A  

尸k= +，，G×h+(yG一10)×(d—h) (5) 
n  

1．2筏板基础 

现在多数高层建筑地下室用作停车库、机电用房等，需要有较大平面空间，因此筏板基 

础较箱型基础应用普遍 ，其与周边外墙相结合，整体刚度也很大。 

对于筏板基础，式 (2)中 包括筏板及肋梁自重 、筏板挑出范围上的土重和地下室一 

层筏板上上覆土及地面做法或地面架空板重，见图2。 

地面标高 +0．000 

水位标高 

地基标高 

图2 中心荷载作用下的基础 
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当筏板基础底面位于地下水以下时，基底压力应扣除地下水浮力作用，因此当筏板基础 

底面位于地下水以上或以下时，基底压力分别按式 (2)和下式计算。 

=半 一10x 一|l1) (6) 
在掘 包基中，地基持力层是不存在文(1)所谓的隔水层，因此该讨论没有工程实际意义。 

2地下水对基底反力的影响 

文【1】关于地下水对基底反力的影响的讨论没有工程实际意义。当地下水位高于基底时， 

式 (1)左侧作用力 按式 (5)、(6)计算，式 (I)右侧抗力 按下式计算I2】。 

= +7／by 一3)+叼dy 一0．5) (7) 

式中：，，为基础地面以下土的重度，y 为基础地面以上土的加权平均重度，地下水位以 

下均取浮重度。其他符号意义解释从略，详见文【2]。 

3地下水对基底附加压力的影响 

地下水对基底附加压力的影响，其实质与地下水对基底压力的影响一致。计算基底附加 

压力当地下水位高于基底时，先将式 (5)、(6)中的Pk变更为相应于荷载效应准永久组合时 

基础底面出的平均压力值，求出基底压力，再从基底压力中减去基底以上土的自重应力即可， 

基底以上土的自重应力计算应考虑地下水的影响。 

针对地基变形计算，仅关于地下水对基底附加压力的影响的讨论不够全面。由文[2]中式 

(5．3．5)可知，地下水位的变化，导致地基自重应力产生变化，致使对地基土的压缩模量取 

值产生影响。因此，地下水位的变化影响地基最终沉降量的计算结果。 

4地下水对地基承载力深度修正的影响 

当高层主楼周围为连成一体的裙房 (地下车库)时，或高层主楼不同侧面既有裙房又有 

地下车库时，见图3，基础埋置深度，取裙房或地下车库基础地面以上所有竖向荷载 (不计 

日鱼面标高 

“ 一‘ l I I r⋯  

Fl l I f f 
t ．‘▲tJ ⋯‘ ⋯⋯．J⋯⋯⋯Il- 二．：。。‘L⋯⋯ J ’ 

图 3 主楼与群房和地下车库相连 



2011年 6月 地 基 处 理 45 

活载 )标准值 (地下车库时应包括顶板以上填土及地面重 )F(1 ，m )与基础底面以上至地 

面的土的重度加权平均值 )，( ／In3)之比，即dl或 y(m)。当高层主楼不同侧面分 

别有裙房、地下车库和天然土层时，取 1、 和d的最小值。 

当计算基础埋置深度位于地下水位以下时，按文【2]中式 (5．2．4)要求计算修正后的地基 

承载力特征值。 

5结语 

以上针对文【1]提出的问题，作者进行了补充和完善，仅仅是一家之见，不妥之处愿与业 

内同仁共同商榷，以便使工程设计人员在设计工作中掌握运用。 

参考文献 
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韦兴标，黄 建，丁建平 

(广西水文地质工程地质勘察院，广西 柳州 545006) 

[摘要]本文结合思荣矿区甜尾矿坝加固除险实际，介绍设计采用 “干砌石棱体和反压平台为主，辅以浆砌 

石护坡和溢洪槽改道”等综合措施对该尾矿坝加固除险，利用 “干砌石反压平台平衡该尾矿坝体向下的推力， 

而干砌石反压平台剩余下滑力则利用干砌石棱体进行平衡”的设计理念，并介绍了尾矿坝加固除险施工技术。 

[关键词】尾矿坝加固除险；干砌石棱体；干砌石反压平台；浆砌石护坡；设计理念；施工技术 

1概述 

中钢集团广西铁合金有限公司思荣矿区4#尾矿库位于柳江县六厄村北西 1．1km冲沟内， 

从库坝底部有矿区便道与八一至穿山公路连接 (便道为泥土路，约为 2km)，交通较为便利。 

该4#尾矿库建于1970至1978年，库坝为堆土坝。随着尾矿堆积，为确保库坝安全运行， 

大坝逐年加高，设计库容405万m3，服务年限15年。1983年中钢集团广西铁合金有限公司 

停用该尾矿库，当时尚余库容 195万m3。近年来，由于私营矿点的乱采滥挖，不断地往库内 

排渣弃土，使剩余库容消失殆尽，库容已淤满，还有私营采矿点往库内不断堆放尾矿废渣废 

水，现库区内有少量的选矿废水及大量的矿渣，尾矿坝前的泥浆与坝顶的高差约 2～3m。尾 

矿库集雨面积 1．23km ，长 130m，坝高 35m(坝顶高程 134．45m)，坝顶宽7．Om，溢洪道位于 

坝体左侧。依据中环冶金总公司《中钢集团广西铁合金有限公司思荣矿区错尾矿库安全现状 

评价报告》，该尾矿库为危库。为确保该尾矿库安全运行，须对该尾矿坝进行除险加固。该尾 

矿坝加固除险工程由中钢集团广西铁合金有限公司投资，广西工业建筑设计研究院设计，工 

程设计采用 “干砌石棱体+干砌石反压平台+下游土堆清除+溢洪沟改道+浆砌片石护坡”等综 

合措施进~-JJi固除险；由广西矿业建设有限公司承担该尾矿坝加固除险任务，由我勘察院承 

担该尾矿坝加固除险施工阶段的监理工作。施工单位2010年4月 27日进场对该尾矿坝进行 

加固除险工程施工，同年 7月 12日完成施工任务。本次加固除险共完成长 56m、宽 lOm、高 

4．8m干砌石棱体，干砌石 2293．76 ，干砌石反压平台 19686．24 ，浆砌石护坡 132．71rn3等 

收稿日期：2010年 12月 
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(见图 1、图 2)；同年 8月初通过建设单位组织的、由有关主管部门及设计、施工、监理单 

位参加的竣工验收。 

图 1干砌石棱体及反压平台剖面图 

图 2浆砌石护坡 1：30 

2尾矿库区内工程地质特征与水文地质条件 

2．1尾矿库区内工程地质特征 

根据工程勘察资料，库区内 (岩 )土层分为四层，各土 (岩)层性质、结构特征自上而 
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F描述女口F： 

(1)第①层新近填筑土 (Q )：灰褐、灰黑色，主要由碎石、块石夹粘性土组成，主要 

分布于 4、5、6号孔地段，为新近堆填，土体松散，层厚 12．00--15．50m。分布于 18、19、 

20号孔地段主要为旁边洗矿场洗矿堆填的废渣，层厚5．00～1 1．OOm。 

(2)第①层填筑土 (Q谢)：灰黄色、灰褐色、灰黑色，主要由碎石、块石夹粉质粘土组 

成，局部为含粘性土砾砂，稍密实，为旧时建坝堆填，堆填时间超过 20年，未经严格分层碾 

压密实，密实程度分布极不均匀，该层土为坝体的主要组成部分，坝肩及库区内均有分布， 

层厚 5．00r-27．OOm。 

该层土的孔隙比e为 0．711～1．060，平均值为 0．834；液l生指数 ，L为 0．06~0．36，平均值 

为 0．21，呈硬塑状态；压缩系数 a1．2为 0．18～0．40MPa一，平均值为0．26MPa ，属中压缩性土； 

从钻探、原位测试及调查访问结果来看，该尾矿坝填筑土未经严格分层夯实，土体均匀性、 

密实程度差别较大，该层承载力特征值 1 80kPa。 

(3)第②层耕植土 (Qpd)：灰黄色，主要由粘性土组成，含有植物根系，土体松散。该 

层仅于 1号孔有揭露，层厚 0．80m。 

(4)第③层矿渣 (Q )：灰黑 、灰褐、棕红色，呈粘土状，土质均匀，无包裹物，经一 

定年限的沉积尚未完成自重固结，软塑状，土体湿，手压指印明显，土芯易变形，韧性及干 

强度中等，摇震易散。该层主要分布于尾矿库内，揭露层厚 11．50"--27．20m，顶面哩深0---15．30mo 

该层土的孔隙比e为 1．195~1．558，平均值为1．419，孔隙比大，含水量高；液性指数IL 

为 0．85--0．95，平均值为 0．91，呈软塑状态；压缩系数 a1．2为 O．75--1．10MPa一，平均值为 

0．90MPa～，属高压缩性土；该层承载力特征值f,k=8OkPa。 

(5)第④层全风化页岩 (P2b2 )：灰黄色、灰褐色，风化强烈，母岩结构全部破坏，岩 

芯呈硬塑粉质粘土状、局部为角砾及含粘性土砾砂状，可见原岩层理。冲击钻进困难，于钻 

进尺较决，取上岩芯呈短柱状、碎块状，易散，部分用手可折断或捏碎。揭露厚度 2．00~39．30m， 

顶面埋深 O～27．OOm，该层分布连续。 

该层土的孑L隙比e为0．731~0．845，平均值为0．778；液l生指数 为0～0．27，平均值为 

O。09，呈硬塑状态；压缩系数 (a1．2)为 O．13～O．29MPa一，平均值为 0．20MPa～，属中压缩性 

土；该层承载力特征值 k==220kPa。 

(6)第⑤层强风化页岩 (P2h2 )：灰黄色、灰褐色，风化强烈，母岩结构大部分遭破坏， 

裂隙发育，岩质软，取上岩芯呈薄片状、局部呈碎块状，手用力可折断，冲击钻进困难，干 

钻进尺稍快。该层仅于 15、16号孔揭露，揭露厚度 1．00~6．OOm，顶面埋深 4．O0～16．o0m； 

该层承载力特征值f~=3OOkPa。 

2．2库区水文地质条件 

(1)地下水类型及岩土层的富水性 

依据勘察资料，大部分钻孔遇到地下水，终孔后统测，稳定水位埋深 0～23．40m (标高 

为 97．68~132．61m)，不具统一水位，地下水为赋存于第四系土层孔隙中，分布不均匀，主要 

接受大气降雨补给为主，该层地下水赋存空间有限，水量小。 
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据区域水文地质资料，场地下伏赋存于基岩中的为基岩构造裂隙水，受岩性影响，其水 

量小，场区地势较高，基岩构造裂隙水埋深较大。 

(2)岩土层的渗透性 

按 《注水试验规程》(YS5214-2000)的钻孔注水试验应用条件及计算公式，计算各土层 

的渗透系数，结合室内渗透试验和地区经验，参照 《中小型水利水电工程地质勘察规范》 

(SL55—2005)附录D，提出各土层渗透系数建议值见表 1。 

土层渗透系数建议值表 表 1 

钻孔注水试验 室内渗透试验 综合 
地层名称及编号 类别 

渗透系数 K(cm／s) 渗透系数 K(cnl／s) 建议值 

填筑土 7
．

78~10。5～6
．

58~100 3
．

97~10 ～ 5．76~10．4 6
．58~10’ 中等透水 (第①层QITL1) 

全风化页岩 
7．80~10’ ～6．01xl0 6．01~10’5 弱透水 

(第④层P2h2 ) 

试验结果可知，场地内第①层填筑土为中等透水层，第④层全风化页岩为弱透水层。 

(3)地下水补给、径流、排泄方式 

4#尾矿库所在地属剥蚀丘陵，地下水的补给、径流、排泄特征如下： 

a)松散岩类孔隙水主要接受大气降水垂直人渗补给，地下水主要赋存于松散层孔隙中， 

在较低洼地带排泄； 

b)基岩构造裂隙水主要接受上层孔隙水及地表水的下渗补给，地下水运行于基岩裂隙 

之中，最终以泉的形式排泄入邻近河沟； 

C)尾矿库除了大气降水补给外，同时还有周围私营非法洗矿点洗矿排浆水补给。勘察 

期间通过钻孔水位的实测，堆积坝浸润线并不明显，通过对勘察期间坝体应急加固施工开挖 

观察，堆积坝浸润线一般位于全风化岩面线附近，总体呈上游高 、下游低，库内高 、坝前低 

的特点。 

， 

3尾矿坝除险加固设计 

根据甲方提供的设计图纸及设计变更通知书，各主要分项工程设计要求如下： 

3．1干砌石棱体设计要求 

(1)在 坝坝底 A(X=2650．5956，Y=485．3970)和 B(X=2650．6148，Y--485．4401)位 

置设置一条长48．0m、宽 10．0m、基础深2．5～3．0m，并高出地面2．0m的干砌石棱体。 

(2)干砌石棱体其设计顶部宽 2．00m，设计标高为 103．00m；地面以下部分为满铺干砌 

片石，地面以上部分两侧设计坡比为 1：1．5的干砌石棱体。 

(3)干砌石棱体用石料要求：1)石料强度~>MU40；2)石料粒径<20mm的含量<5％， 

堆石或砌石孑L隙率 刀≤35％；3)石料软化系数不低于0．8～0．9，莫氏硬度不低于 3。 
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3．2干砌石反压平台设计要求 

(1)先清除标高 1 15．OOm以下坝面及地面的植被。 

(2)干砌片石反压平台设计分两阶：第一阶平台设计标高为 109．OOm，平台顶部宽度 

3．00m；第二平台设计标高为 1 15．OOm，平台顶部宽度 10．OOm，干砌片石反压平台坡面平直。 

(3)干砌片石反压平台用石料要求：1)石料强度>~MU40；2)石料粒径<20mm 的含 

量<5％，堆石或砌石孔隙率n≤35％；3)石料软化系数不低于0．8~0．9，莫氏硬度不低于3。 

(4)干砌片石反压平台用坝体要求：1)坝体堆石干容重>1．70t／m ；2)坝体施工宜采 

用辗压法施工，辗压层厚应根据振动辗重选择，其参数选择可参考表2。 

辗压层厚与振动辗重关系技术参数 表 2 

l 振动辗重(t) 3 6 9 l2 

I 填筑层厚 (m) 0．3 0．6 1．2 1．5 
● 

石料最大粒径宜限制在层厚的 1／2~2／3，石料级配应通过级配试验或施工经验确定。 

(5)施工安全要求：因该尾矿库为危库，施工期间应当加强对坝体测量监控，若发现坝 

体变形必须撤离所有下游的施工人员，并应当及时报告有关部门。 

3．3溢洪沟改道设计要求 

(1)溢洪沟改道位置：为确保干砌石棱体和干砌石反压平台施工安全，设计要求对下游 

所有溢洪沟进行改道，避免水流直接冲刷坝体干砌石棱体和干砌石反压平台。因原设计溢洪 

沟改道位置在选矿厂内而无法施工，经建设单位同意将其位置移至下游右侧坡顶。 

(2)溢洪沟改道设计要求：先将基槽开挖至原状土 0．50m以上，用中粗砂回填 0．50 m 

后，安装 lO00mm 的钢筋混凝土涵管；同时在入VI处和拐点处分别设置内空长 1．5m×宽 

1．5m，高度根据实际情况确定的沉砂井。沉砂井底面设计铺设厚 150ram的C20混凝土，沉砂 

井侧壁砌筑宽 lO00mm 

M7．5浆砌石，内壁设计采用 1：1水泥砂浆勾平缝，封严缝隙。 

3．4下游土堆清除设计要求 

为防止积水浸泡坝脚，设计要求清除坝体下游的土堆，使水流畅通。 

3．5浆砌石护坡设计要求 

(1)在坡脚处设计宽 1500mm、深 600ram的M7．5浆砌片石脚墙。 

(2)先对坡面松散的矿碴进行碾压，对于陡峭坡段还需先进行削坡，设计在坡面铺设厚 

100姗砂砾石垫层，再进行砌筑 M7．5浆砌片石护坡，设计坡比1：1。 

(3)在坡顶设计厚 50mm的 C25现浇混凝土路肩，路肩加固设计宽度为 600mm，并在 

道路与路肩之间设计一条内空宽 200ram、高 300mm的截水沟，水沟肩宽 150mm。 
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4尾矿坝除险加固主要分项工程施工技术 

4．1干砌石棱体施工技术 

(1)测量放线，确定干砌石棱体基槽位置：按照设计图纸提供的干砌石棱体的控制点座 

标A(2650．5956，485．3970)和B(2650．6148，485．4401)，由测量工程师采用全站仪进行测 

量放线，确定干砌石棱体基槽位置。建设、监理单位审核批准后，方能进行干砌石棱体基槽 

开挖。 

(2)干砌石棱体基槽开挖：严格按照设计图纸和设计变更要求，采用挖掘机对干砌石棱 

体基槽进行开挖，并按照有关施工技术规范要求放坡，确保基槽的稳定性。基槽验收合格后， 

方能进行干砌石棱体的砌筑。 

(3)干砌石棱体砌筑：砌筑前，清除基槽内积水及其底部浮土。干砌片石采用 “大面朝 

下，块石间相互错缝”，块石间用小粒径石料填充，分层砌筑，分层厚度为 30~50cm；小粒 

径石料填充应均匀、饱满，干砌片石堆石孔隙率力<35％。基槽内即地面以下满铺干砌片石， 

地面以上按照设计的坡比 l：1．5和高度 (2．0m)砌筑片石棱体。 

(4)石棱体砌筑用材料：选用当地和柳江石场生产的、质地坚硬的片石，片石抗压强度 

MU40及以上，该片石软化系数不低于 0．8--0．9，莫氏硬度不低于 3，石料粒径<20mm的含 

量不得超过 5％。 

(5)干砌石棱体堆石干容重>1．7t／m 。 

(6)在干砌石棱体施工过程中，经常观察坝体是否发生变形，是否出现裂缝等异常情况。 

4．2干砌反压平台施工技术 

(1)按照设计图纸要求，先清除高程 1 15．00m以下坝面及地面上所有的植被，并清除植 

耕土和浮土，同时由测量工程师采用全站仪测量清除面积 、高程和第一级 、第二级平台高程。 

清除坝面及地面植被后，方能进行干砌石反压平台的砌筑。 

(2)干砌石反压平台砌筑：在完成坝面及地面植被和浮土清除后，采用 “分层砌筑、分 

层辗压”方法施工。干砌石反压平台砌筑施工时，采用辗重为6t的压路机对砌筑的干砌片石 

进行辗压，并按照设计要求进行分层，分层厚度控制在0．3~0．6m。干砌片石采用 “大面朝下， 

块石间相互错缝”，块石间用小粒径石料填充，分层砌筑，分层厚度为 30~50cm，小粒径石 

料填充均匀、饱满，干砌片石堆石孑L隙率n<35％。 

(3)平台宽度和坡面平整度的控制：在干砌片石反压平台的砌筑施工中，严格按照设计 

要求的平台宽度 (第一阶、第二阶反压平台宽分别为3．0m和10．0m)要求进行施工，且第一 

阶、第二阶反压平台位置按照设计高程(109．0m和 l 15．0m)要求进行设置。干砌石反压平台 

坡面平整度，由第一阶反压平台高程与干砌石体顶部高程拉水平线和纵向线进行控制，以保 

证反压平台坡面平整度。 

(4)干砌石反压平台材料：选用当地和柳江石场生产的、质地坚硬的片石，片石抗压强 

度 MU40及以上，该片石软化系数不低于 0．8～0．9，莫氏硬度不低于 3，石料粒径<20mm的 

含量不得超过 5％。 
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(5)干砌石棱体堆石干容重>1．7t／m 。 。 

(6)在施工过程中，经常观察坝体是否发生变形、是否出现裂缝等异常情况。 

4．3浆砌石护坡施工技术 

(I)按照设计图纸 “库—04”要求，在大坝右岸、干砌石棱体及干砌石反压平台底部开 

挖浆砌石挡墙基槽。验收合格后，方能进行挡墙浆砌石砌筑。 

(2)坡面修整与辗压：先采用挖掘机对部分陡峭坡面进行机械削坡和人工平整，后采用 

挖掘机对整个坡面辗压，经削坡或辗压的坡面坡比控制在 1：1。验收合格后，方能进行坡面砂 

垫层和浆砌石砌筑。 

(3)坡面砂垫层施工：完成坡面平整并经检查验收合格后，及时铺设厚0．1Om砂垫层。 

砂垫层用砂为当地中粗砂，e3,-e~层铺设均匀。 

(4)挡墙和坡面浆砌石的砌筑：采用座浆法砌筑，片石砌筑时 “大面朝下，块石间相互 

错缝”，块石间用小粒径石料填充。挡墙浆砌石分层砌筑，分层厚度为 30~50em；坡面浆砌 

石按照设计要求，砌筑厚 0．30m的浆砌石，坡比控制在 1：1。M7．5水泥砂浆应搅拌均匀、和 

易性好，砌筑时水泥砂浆应摊铺均匀、饱满。应建设单位要求，未对护坡浆砌石勾缝。 

(5)护坡浆砌石材料：①水泥：采用八一吉祥牌普通硅酸盐水泥，强度等级为32．5；② 

砂：当地红水河中粗砂；③石：当地或柳江采石场生产的、质地坚硬的片石；④水：当地生 

活用自来水。 

(6)土路肩加固：按照设计要求，在护坡顶部设置一条宽0．60m、厚50mm的C25现浇 

混凝土，对结构松散的道路土路肩进行加固。 

(7)土路肩上的截水沟：因建设单位取消土路肩上的截水沟，故该截水沟没有施工。 

5结束语 

(1)该尾矿坝除险加固设计采用 “干砌石棱体和反压平台为主，辅以浆砌石护坡和溢洪 

槽改道等”，利用干砌石反压平台平衡该尾矿坝体向下的推力，干砌石反压平台自身剩余下 

滑力则利用干砌石棱体进行平衡，而尾矿坝土体内渗透出来的水和坡面的雨水从干砌石棱体 

及反压平台渗透出来，从而提高尾矿坝土体的稳定性，与滑坡治理工程常用的抗滑桩相比， 

具有工程成本低、技术可行、适用性强、操作简单、施工工期短等优点。 

(2)该尾矿坝除险加固设计应在干砌石反压平台上部增加一条截水沟与原排水系统相 

接，以利截住坝体坡面上雨水或库内溢出洪水，避免坝体坡面上雨水直接冲刷干砌石反压平 

台。 

(3)干砌石棱体和反压平台常被用于尾矿坝除险加固中，但为确保尾矿坝安全运行，应 

当及时尾矿闭库处置。 

(4)应当加强对大坝变形测量观测监控工作。无论在施工期问，还是竣工后必须对大坝 

变形测量观测监控，并做好记录工作，以确保该尾矿坝安全运行。 
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题一议l 童电 ．1 基古t：绺 盅f 

龚晓南 

(浙江大学岩土工程研究所，浙江 杭州 310058) 

稳定、变形和渗流是岩土工程的三个基本问题，承载力和沉降是建筑工程基础设计中的基本问题。沉 

降与竖向变形有关，两者关系简单。稳定与承载力关系如何?笔者近些年曾多次向同行请教，与学生讨论地 

基承载力概念与地基稳定性概念两者问的关系，至今未有自己满意的看法，现提出讨论。 

工程设计中当地基承载力验算满足要求后是否还要进行稳定性验算?这是设计人员普遍关心的问题。 

在房屋建筑工程中，除了岸边和坡边的建筑物 ，设计中当地基承载力验算满足要求后是不需要进行稳定性验 

算的。也就是说，地基承载力验算满足要求后，地基稳定性肯定会满足要求。在qg+路堤和柔性面层堆场等 

工程设计中，当地基承载力验算满足要求后还需要进行稳定性验算。近年来，多个道路工程事故原因分析发 

现，常规的地基承载力验算是满足要求的，而地基稳定性验算未能满足要求。从以上分析是否可以得到下述 

意见，当地基承载力验算满足要求后，地基稳定性验算不一定肯定满足要求。 

再来看看当地基稳定性验算满足要求后，地基承载力验算是否肯定满足要求?结论应该是否定的。地 

基稳定性验算要求保证地基不产生稳定性破坏，而地基承载力验算要求不仅要保证地基不产生破坏，而且还 

要保证地基变形量控制在某—数值以内。后者比前者要求高。 

上述两段分析得到的意见是相互矛盾的。为什么会出现上述隋况呢? 

当地基承载力采用极限承载 力概念时，地基承受极限荷载状态也是地基处于一种由荷载作用引起的稳 

定极限状态。判断由荷载作用引起的地基稳定性验算要求与地基极限承载力验算要求两者是一致的。地基极 

限承载力与地基变形无关，它反映地基在荷载作用下产生破坏前的极限承载能力。 

问题是常用的地基承载力概念，也是主要用在房屋建筑工程中的地基承载力概念，它不仅与地基稳定 

性有关，也与变形有关，而且主要与沉降有关。测定地基承载力的试验往往由沉降量控制。一般『青况下，地 

基承载力验算满足要求常被认为沉降也会满足某种要求。设计中控制地基承载力主要是为了控制沉降，但也 

不全是。上述地基承载力概念与岩土工程的三个基本问题之一稳定的概念差别是很大的。特别是将地基承载 

力演变成土的承载力，使承载力概念更难正确掌握。除概念明确的极限承载力和容许承载力外，不同时期的 

规范又提出地基承载力特征值、设计值、标准值、基本值等承载力概念，使承载力概念更加复杂且难以正确 

掌握。将主要用在房屋建筑工程中的这些地基承载力概念简单搬至非房屋建筑工程中应用，如用于填土路堤 

和柔性面层堆场等工程，有时过于保守，造成浪费，有时过于冒进 ，易造成工程事故。 

在发展按变形控制设计理论时也遇到这个问题。例如，在基坑工程设计中分按变形控制设计和按稳定 

控制控制设计二大类，概念清楚。在房屋建筑工程设计中按沉降控制设计与按承载力控制设计二者是纠结在 
一 块的，按沉降控制设计不同于按承载力控制设计，但按承载力控制设计也已将沉降量控制在一定范围内。 

稳定、变形和渗流是岩土工程的三个基本问题，稳定分析、变形分析和渗流分析是岩土工程设计的三 

个主要方面，是为稳定控制、变形控制和渗流控制服务的。 

对在建筑工程中用得最多的地基承载力概念，要全面理解它。地基承载力既与地基稳定有关，也与沉 

降控制量有关。地基承载力既与地基土的工程性质有关，也与基础形式、刚度、大小、埋深等因素有关。 

}收稿日期：2011年 06月 
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[摘要】众所周知，电渗固结法可以用于处理软黏土，然而实际工程却很少使用。通过分析已有的电渗数据 

可知，土一电极接触面的能量损失是制约电渗固结法广泛应用的主要因素。本文通过模拟现场条件的室内试 

验证明，对电I及进行化学处理可以提高电势向土体转移的效率。然后对700m3以上的黏土体进行了电渗固结 

法现场试验，用于研究采用化学处理后的电渗效果。本文详细介绍了试验场地、设备安装和试验结果，并对 

电渗处理过程(48天)的监测结果进行了数据分析。黏土的电渗固结压缩量达到 12％后的后处理研究也在文 

中进行了分析讨论。试验结果表明，当土一电极接触的能量损失得到控制时，电渗固结法可以成功处理软黏 

土，并且在成本花费上比其他工法更具竞争力。 

[关键词】现场试验；电渗法；软黏土；固结；地基处理 

0引言 

继 50年前 Leo Casagrande的开创性工作之后 (1949，1952)，用于加固软黏土的电渗法 

引起了岩土工程界的极大兴趣，各国学者在这方面进行了大量的室内(Gray和Mitchell 1967； 

Esrig 1968；Mitchell和Wan 1977；l_~khart 1983)和现场试验研究(Dearstyne和 Newman 1963； 

De Beer 1966；Bjerrum et a1．1967；Hansbo 1970；Caron 1968；Eggestad和Foyn 1983；Loet a1．1991)。 

电渗法除了用于加固软黏土外，在基坑开挖现场控制孑L隙水的流动(Casagrande 1952。1983； 

Perry 1963；wade 1976)和提高桩侧摩阻力 (Milligan 1995)这两方面都有相应的成功案例。 

电渗加固地基的现场试验中，地基的压缩量一般都小于2％，不过，Bje~m et a1．(1967)与 

Eggestad和 Foyn(1983)的研究结果指出最大沉降也可达到 5％。总体来说，现今电渗法在 

岩土工程中的应用甚少。 

Helmholtz(1879)提出了细粒土电渗排水理论之后，该理论已被室内试验多次证明 

(Jaeeklin 1968；Probstein和 Renaud 1986；Shapiro 1990；Lo et a1．1990；Eermoune 1992；Bumotte 

1993；Shang和 Ho 1998；Abiera et a1．1999；Micic et al 200I；Bo et al 200I；Lefebvre和 Bumotte 

2002 o当饱和细粒土由电极 (阳极、阴极)通入直流电后，黏土颗粒表面双电层的扩散层中 

的阳离子会向阴极移动，这些阳离子同时拖拽水分子与其一起流向阴极。如果将因电渗作用 

流向阴极的水抽走，同时确保没有水进入阳极，那么电极间土体的固结量等于抽走的水的体 

积 (Hausmarm 1990；Michell 1993 o阴极排水量与土体中的电压梯度成正比，可由下式表示： 

收稿日期：201 1年 06月 
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= k
e
ieA (1) 

其中 为电势作用下的电渗水流量，k为电渗透系数， 为电压梯度， 为截面面积 

(Casagrande 1952)。最大的负孑L隙水压力出现在阳极，可表示为： 

U。=(ke／ )y V (2) 

其中， 是水力渗透系数， ，是水的容重， 是施加于两电极间的总电压(Mitchell 1970)。 

对记录数据较完整的电渗试验进行分析，发现电渗固结法现场应用的难点在于维持电极 

电势向土体的持续转移 (Lefebvre和 Bumotte 2002)。随着电渗过程的进行，阳极的接触界面 

条件迅速恶化，界面电势消耗变得越来越大，使得土中的有效电压梯度降低而不足以产生有 

效的电渗固结。另外，土一阳极接触界面的电势损失易引起试验场地温度升高，使得土体变 

干、阳极附近的导电条件恶化。 

为保持电渗过程中良好的土一阳极接触界面性状 ，可 以在阳极注入一种导电液体 

(Lefebvre和 Abderrahmane 1997)。大量室内试验表明，在阳极注入这种电渗液可以有效地将 

大部分电压传递到土中，从而提高电渗效率，具体表现在：土体体积改变量增大、不排水抗 

剪强度提高、先期固结压力提高。不排水抗剪强度 ( )和先期固结压力 ( )的提高本 

质上都与体积的改变有关，和其他常规的固结方法一样，可以通过固结曲线和 与 的比 

值估算(采用一级近似 排水抗剪强度增量和先期固结压力增量( b一 和Burnott。2002)。 

对阳极进行化学处理后，电渗效率将不再受到土一电极接触面电势损失的限制 (Lefebvre 

和Burnotte 2002)。然而在电渗固结的某些阶段，土体收缩和抗剪强度增加会使土体产生竖向 

裂缝。即使此时土一电极接触面保持良好，由于裂缝产生影响了电压向土体的传递，电渗效 

率依然会降低。因此，如果一开始先用常规固结排水法处理 (Lefebvre和Bumotte 2002)，之 

后的电渗固结将会更为有效，从而提升整体处理效果。 

本文的主要 目的是介绍—个处理 700 m 以上黏土的大型电渗现场试验，试验设计采用 24 

根电极，并对 12根阳极进行化学处理。因为试验场地为一多年前修建的路堤基础，所以本试 

验所处理的黏土属于正常固结土。事实上，现场试验的另一个目的是为了证明电渗法可以使 

既有路堤的软黏土基础加速固结，从而消除路堤长期的工后沉降、减少桥头连接段的差异沉 

降。多年前，在圣劳伦斯河流域修建了许多类似的路堤，采用设置稳定的路肩来解决基础稳 

定问题。现在工程已结束 20--30年，持续的工后沉降仍然需要对线路进行定期养护维修，这 

势必会增加上部荷载，进而引起更大的后续沉降。 

本文介绍了电渗固结试验的场地和设备安装，并介绍和分析了48天电渗试验过程的监测 

结果。工程勘测结果 (包括电渗处理后 6个月的22个十字剪切板试验 )也在文中进行了分析 

讨论。 

1试验场地和土体性质介绍 

试验场地位于圣希莱尔山附近的圣劳伦斯河流域，在蒙特利尔市东面40 km处 (如图 1 

所示 )。其中，格兰德 一阿利立交桥的7 m高路堤是 35年前修建的，处于 10m厚的软黏土层 
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上。由于路堤的工后沉降仍未稳定，至今仍需定期填筑路基以控制桥头处差异沉降。由于软 

土地基次固结沉降的持续发生，需要对路堤进行填筑，填筑所增加的上部荷载又会继续增加 

沉降，许多类似的工程都会陷入这种沉降～填筑～沉降的无止境循环过程之中。为保证软土 

地基的稳定性，该工程当时在施工时设置了4m高、20m宽的路肩。如图2所示，试验场地 

位于北面路堤的西侧路肩上，因此本试验不会妨碍路面交通。沉降监测并不是从一开始施工 

就进行，但根据地层分布情况，估计主路堤沉降为 2．2 in，路肩沉降为 0．5 m，这说明路肩下 

黏土地基处于正常固结状态或还在固结中。1991年，通过分析测点 S3处黏土的十字板剪切 

断面和薄壁取样，对场地土体天然状态下的性状进行过研究，如图 2所示。1998年，对直径 

30 cm的未扰动土样 (如图2中的 F1和F2)进行了检测，采用改进的德舍布鲁克大学取土器 

进行取土 (1_vJ'ebvre和Pou~n 1079 o 2000年，通过分析测点s7处黏土的十字板剪切断面和 

67 mm的柱形试样，对路肩下的黏土地基进行了研究，如图2所示。路肩下和路肩外天然黏 

土的含水率 (w)、界限含水量以及十字板剪切强度 (Cu)绘于图 3，经比较分析，发现路肩 

下的黏土含水量降低、不排水抗剪强度提高，证明黏土在4 m高路肩的荷载作用下产生固结。 

图 1位于圣希莱尔山的试验场地 

先期固结压力 ( )由标准室内压缩试验确定，试验采用两种土样，分别为大直径的 

天然土试样 (取样于 1998年 )和柱状的路肩下黏土试样 (取样于 2000年 )o试验结果见表 1， 

表 1还分别给出了两种试样的十字板剪切强度。经比较发现，柱状试样的先期固结压力比大 

直径试样大，这可能是由于次固结沉降或者是水位线的变化所引起。对于天然土和路肩下土 

体， ／(】I 具有相同的变化范围(即0．23~0．28)，且平均值均为0．25。 
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施工结束后路堤和路肩中的水位上升，需要对路肩下的有效应力进行估计。根据 1990 

年施工完成后的监测数据 (如图 2，测点 s3)，路肩上的地下水位线已经从 1990年的海拔 

35．8 m上升到 2000年的 37．4 nl(如图4所示 )。电渗试验所用的电极铁条将会安装在海拔 

26．5 m到 31．5 m之问，后面将对此进行详细介绍。在这样的深度范围内，黏土层表现为各向 

同性，其中粒径小于 2 册 的黏土颗粒大约占70％--80％(如图3所示)，土粒的相对密度(DR) 

为 2．79。由试验可知，天然孔隙比条件下，水力渗透系数为 1×10 ～2×10 m／s。 

PILOr 

图2试验点位置图 
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2现场试验设计 

图4试验场地的纵断面图 

为了给现场试验设计提供参考，在室内先进行了模拟现场条件的模型试验。室内试验中， 

4根直径为 1 cm的电极铁条垂直插入面积为 10 X 15 em的土样中，如图 5a所示。Lefebvre和 

Burnotte(2002)采用圣希莱尔山的黏土进行了室内电渗固结试验，主要研究了阳极的化学处 

理以及超固结比 (OCR)对电渗固结的影响。在室内试验 34ET中，先让未扰动的天然土样 

在 105kPa的垂直压力下进行固结，用以模拟路肩下土体所处的正常固结状态和应力状态。电 

流、电压和电渗排水量的变化过程见图5b、5c，更多关于室内试验34ET的详细介绍见Lefebvre 

和 Bumotte的文章。取室内试验和场地试验的尺寸因子为20，则场地试验的电极间距为 2×3 

m。场地试验采用外径为 17 cm的钢管电极，尺寸与室内试验 1 cm直径的电极差不多对应(见 

图 5a)。 

场地试验中，电极设计长度为 5 m，铁条插入深度为海拔 25．5～33 m，所处理的黏土层 

值低于35kPa(见图3)o从室内试验的观测结果可知，电渗的处理区域在电极所在位置向 

上向下各延伸 1 m的范围内。当电渗固结发生时，流向阴极的孔隙水必须抽走，同时又要确 

保没有水进入电渗系统的阳极，否则，电渗将仅仅引起孔隙水在土体中的循环流动，而不是 

使土体产生固结。因此，阳极铁条所在位置及长度必须保证在电渗系统的上下方各预留—定 

厚度不受影响的黏土层，用以隔离阳极与路堤中的自由水，对于黏土层下的冰积层中的水则 

可预留更小的厚度。电极设于海拔 26．5～31．5 m处，或者说是路肩表面下的9～14 m。阳极铁 

条上用相同直径的PVC管连接至地面。阴极为钢管，设于地表至地表下 14 m处。 
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图 6现场试验的阴极概貌 
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为了确保电渗系统中流向阴极的水尽可能被全部抽出，每根阴极铁条的底部安装有抽水 

泵，并用塑料管将其与地表的蓄水装置连接起来。如果没有这个排水系统，那么流向阴极的 

水很可能导致阴极水头上升，阻碍电渗排水。为了便于排水，在阴极上打设有d,：fL，如图 6 

所示，阳极亦如此，但作用是在试验开始时作为导电液体的注入口。 

最终设计方案如图7所示，电渗系统设有两排阴极和两排阳极，排间距为3 111，每排有 6 

根铁条，每根铁条间距 2 m。总体上，24根铁条分布于9×10 m的区域。 

本现场试验的目的是使处理区域中间深度处土体的 OCR达到 1．5或者是 达到 160 

kPa。考虑路肩下的土体情况 (见图 3)，取海拔 29 m作为处理区域黏土层的中间深度，由图 

8中的一维压缩曲线可知，要使该深度处土体达到所需固结度 (OCR=I．5)，土体的压缩量约 

为 9％。正常情况下，土体的 OCR达到 1-5，长期沉降将会显著减少。 
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图8路肩下中等深度 (海拔 28．6 m)处的天然黏土压缩曲线 

室内试验在通电 l00小时后断开电源，此时试样的压缩量达到 12．5％，但是电渗固结还 

在继续 (见图5c)。在室内试验中，压缩量达到 9％需要通电66个小时 (见图5c)，设比例因 

子为 20，并且假定室内与现场试验的平均电压梯度都为 0．31 V／cm，计算出现场试验的压缩 

量达到 9％所需通电时间为 55天。事实上，电渗固结时间与电极间距的平方成正比 (Esrig 

1968)。如果电压也随着比例因子而增大，那么固结时问将会与电极间距成正例。当设计电极 

间距为 3 m时，为满足上述电压梯度，需要在阴阳极施加 93 V的电压降。采用室内测得的黏 

土电阻率和电流密度计算，则设计所需电流为 520 A，换算成电能，55天的消耗量为 63000 

kWh，如果考虑电流转换器 80％的转换效率，则电能的总消耗量为 79000 kWh。 

3现场安装和监测 

电极安装采用打井时所使用的钻孔设备，如图 9所示。先在电极安装位置打人直径为 

墓 
藿 
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20 em的套筒，直至设计电极铁条深度的顶端。然后将底端封闭的电极铁条压人黏土层，并 

在抽出套简之前对电极进行清洗。该电渗试验所用的电力系统包括三相电流(575V的交流电， 

60Hz，200A)，用 Miller SRS-150OF7可变倍率整流器输出 100 V，600 A的直流电，将该直流 

电与 24根电极相连。出于安全考虑，在试验场地外设置了围墙，图 1O为试验场地的全貌。 

图 9电极安装所采用设备图 

图 10电渗场地全貌 

如图7所示，整个场地设有25个沉降监测点用以记录沉降隋况，测点由插入地下的60 cm 

长的预应力钢条构成，均匀分布在两个垂直的横断面上，每周监测一次。土中的温度则由固 

定在四根电极边的 T型热电偶测量，如图 7所示，所选四根电极为两根阳极 (A4，A9)和两 

根阴极 (C3，C9)，该温度计埋设于距铁条 1 cnl、距地表9．1 In处，比较接近阳极上端。每 

对电极之间的电压用 Fluke23万用表测量，电极问的电流用 Fluke-ilOlO号电流钳测量。温度、 

电压、电流每两天监测一次。有时候，当抽水系统关闭后，可通过监测阴极的水位上升值来 

估算电渗排水量。 
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4电渗固结效果 

2000年9月 13日，即现场试验设备安装完成后，抽水系统立即开始工作。一周后，即9 

月21号，系统开始通电。通电两个小时后就在阴极观测到了大量水排出，由此可见，电渗固 

结的效果非常好。 

现场试验采用和室内试验一样的平均电压梯度 (0．31 V／cm)，在 29天后即达到9％的目 

标压缩量，但固结速度几乎是室内试验的两倍。试验 48天后断电，此时的黏土层压缩量为 

12％。 

试验开始—个月内电渗处理范围的电阻率和室内试验 34ET所预测的一样 (IMebvre和 

Bumotte 2002)，这说明土一电极接触面状态良好。现场试验和室内试验的电阻率相同，证明 

在现场对阳极进行化学处理可以提高电势从电极向黏土转移的效率。 

4．1地表沉降监测图 1 1为两横断面 (见图7)的地表沉降图，图中四条曲线分别代表电 

渗进行 l5天、24天、34天和 48天时的地表沉降情况。由于受到处理区边缘裂缝的限制，整 

个区域的沉降呈碗形，由图 1 1可以看出，裂缝出现在阳极最夕 F的 5 m处以及阴极最外排的 

4m处 (s N断面)，某些电极两侧的2．5 m处也出现了裂缝(w-E断面)。地表沉降在第34 

天达到 0．4 m，在终止 日期 (第 48天 )达到 0．46 m。 

然而，地表沉降并不能准确反映地表以下 9 m处黏土层的沉降量。值得注意的是距离电 

极4～5 m处的黏土，也会受到电渗固结的影响，也就是说，某一深度处的沉降会在地表较大 

的区域重分布。由地表沉降确定的地面沉陷体积，可以用来确定电渗固结所引起的土体某一 

深度处的体积变化或是电渗排水量。对图1 1中的地表碗形沉降曲线进行积分，可知第34天 

土体体积改变量为76 m 、第48天的体积改变量为87 m 。这说明，从试验开始到第 34天， 

电渗固结法平均日排水量超过2 m 。如果处理区域的有效面积和有效体积已知，那么就可以 

用体积的改变量来估计9 m深度处的沉降以及处理区域黏土的压缩量。 

4．2电渗处理完成后的调查 

2001年的5月，即电渗试验结束6个月后，为了验证电渗固结法的影响范围以及定量描 

述电渗引起 cu增长量做了22个十字板剪切试验。固结度和 的增长，都在阳极附近达到 

最大值，而在阴极附近最小 (Bjerrum eta1．，1967；Lo et a1．，1991)。为了证实这个结论，在距 

阳极 0．5 in处、阴阳极中间、距阴极 0．5 m处各进行了十字板剪切试验。具体的十字板剪切测 

点布置见图 12，试验结果见图 13。在距离阳极 0．5 In处 (如图 12、13c所示 )，所有的 值 

都高于极限值170 kPa(试验仪器的最大读数)。在最大读数处，十字板必须用扳手才能使该 

测点的土体发生剪切破坏。 

4_3电渗固结的影响范围 

图 l2标明了在处理区域中等深度处每个十字板试验测点的 cu值，以此来确定影响区的 

范围。在最外排阳极北面 (如图 12所示，A1一A6)1．5 m处 (V2，V13)和3 m处 (V1，V12) 

的cU值与试验前所测结果大致相同，而在该排阳极北面0．5 m处(v3)测得 值却高于180 

kPa，因此，可以将影响区范围划至最外排阳极再向外延伸 1 m处。在最外排阴极南面 1．5 m 

处 (Vl1，V18)的 clJ值较试验前并没有变化，0．5In处 (V10)的 Cu值也变化不大，因此。 
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可以将影响区范围划至最外排阴极再向外延伸 0．5 ITI处。值得一提的是，从图 1 1中的地表沉 

降曲线也可以看出，影响区域的东西向 (如图 1lh，W～E断面 )延伸范围小于南北向 (如图 

1la，S～N断面)延伸范围。 
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因此，本试验中电渗固结法对黏土层的影响范围是 10．5×11．0 m(面积 115 )的区域。 

前文提到，电渗结束后地表沉降使得土体体积改变了 87 m3，则处理区域表面的平均沉降为 

87 m ／1 l5 l112=O．75 m。 
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图 1 2 现场十字板剪切试验测点布置及中等深度处 值分布图 
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电渗结束后，通过十字板剪切试验测量 8．5～14 m的深度范围内的 cⅡ值 (图 12)。由前 

文可知，该 5．5 m的土层已被压缩了 0．75 m，因此，其原始厚度应为 6．25／n，这样处理区域 

的初始体积为 720 m3。图 13、l4中的粗虚线即为最初与阳极上下端接触的黏土经电渗处理后 

的最终位置。通过测量竖向变形量或体积变化，计算得出电渗固结引起的黏土压缩量为 12％。 

4．4电渗固结法中土体不排水抗剪强度的提高 

在测点 s7和离处理区域较远的四个测点 (V1，V12，V1 1，V18)处利用十字板剪切试 

验 (如图 13a)测量土体的 cu深度曲线 (不排水抗剪强度随深度的变化曲线)，并取该五处 

深度所测结果的平均值作为此深度土体初始 值，绘出土体初始 深度曲线。图13b、图 

l3c、图13d为土体初始 cu深度曲线与在阴阳极中间处、距阳极0．5 m处、距阴极0．5 nl处所 

测得 深度曲线的比较图。图 13还给出了各类测点 值随深度的平均变化曲线。 
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图 l4对图 l3中的各类测点平均 深度曲线进行了对比。阴阳极中间的 cu值从 10 m 

深度处的 50 kPa增加到 13 m深度处的72 kPa(如图 14)，cu值随深度增加而增加，可能是 

由于初始含水量随深度增加而降低所致 (见图3)。若初始含水量分布如图3所示，由于土体 

压缩可使初始孔隙比变小 (由图14计算可得)，整体 12％的压缩量将会使一定深度处的有效 

应力和 值变得更大 (见图 8)。 

总的来说，在距离两电极等距和距离阴极0．5 m处，cu值经过电渗处理后可增加—倍。 

而在距离阳极 0．5 m处， 值急剧增加，几乎增长了6倍。 整个电渗区域的 平均值从 

28 kPa增长到 95 kPa，增长了三倍。 
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图 15 室内室外平均 值对比图 

场地试验中，由电渗固结所引起的土体压缩量为 12％，和室内34ET试验得到的 12．5％ 

的压缩量几乎一致。场地试验和室内试验结束后的 cu值在图 15进行了比较。在室内试验中， 

是用一个小十字板剪切仪测量的，与十字板剪切试验所测的天然黏土或路肩下正常固结黏 

土的不排水抗剪强度十分接近 (Lefebvre和 Burnotte 2002)。比较发现，在试验区域中等深度 

的阴极附近和阴阳极中点处，室内试验和现场试验所测得的 cu值基本一致 (如图 15)，但在 

阳极附近，室内试验所测得的Cu值却没像现场试验所测的那样急剧增加。 

5影响因素 

本节将对圣希莱尔山现场电渗固结试验的影响因素进行探讨。如图16所示，比较分析了 

各影响因素在现场试验和和室内34ET试验中的变化(其他参数所取的比例因子为20)。电渗 

过程中地表沉降的发展和黏土压缩的过程见图 16a。从图 16a可以看出，在试验开始阶段， 

场地试验和室内试验的电渗固结速率均较低，这是因为在阳极注入导电液体需要一定的时间。 

同时发现，现场试验中开始的前33天电渗固结效率非常高，而到试验最后两周效率却明显降 

低。黏土层前三周的压缩速率约为每周2．5％，而试验结束前一周其速率却仅为0．43％。 

除了最后两周，场地试验的电渗压缩速率为室内试验的两倍 (见图 16a)，其原因可能是 

场地试验和室内试验所考虑的边界条件不同。场地试验中，电渗固结的地表影响区域是由十 

字剪切板试验确定，这一点，在前文已经详细论述过，而在室内试验中，却是将整个圆柱截 

面作为影响区域，该圆柱面比由虚线确定的包括四根电极 (如图5a)的区域要大。之所以将 
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圆柱面作为影响区域，是因为电渗固结引起的压缩最后要在整个柱形截面上均匀重分布。室 

内试验中，横截面积的增大使得电渗固结减慢 (不易定量 )，这也可以解释场地试验和室内试 

验在压缩速率上的差异。 

5．1电势降 

电渗排水体积与电势梯度 成正比 (Casagrande 1952)。电压梯度对场地试验和室内试验 

的影响对比见图 16e。由图 16c可知，电渗开始的前 22天，场地试验中的平均电压梯度为 0．33 

V／cm，比室内试验高出 10％，这也使得场地试验的固结速率稍高；到第 22天，电压梯度减 

少了30％，变为 0．23 Wcm，一周以后 (即第29天 )又恢复至原值；最后几周 (此时的电阻 

率上升迅速 )，由于电流整流器会自动调整电压来维持系统所需的恒定功率，电压梯度上升到 

0．50 V／cm。图 16中没有记录断电时间内的数据，不过我们可以从图 14c中推测断电后的电压 

梯度为零。整个试验系统第一次断电是在试验的第 12天，断电3天，然后在第 22天断电 7 

天，第 34天断电2天。 

5．2温度 

很多文献指出，限制电流密度可以避免温度过高，但电渗的场地试验很少会对温度进行 

监测。由焦耳效应知，热量与电功率成正比，热量的多少受电压影响很大。公式 (3)为电流 

与电压的关系式，公式 (4)为电功率的定义，由公式 (3)和公式 (4)推得公式 (5)，由公 

式 (5)可以看出电功率与电压平方成正比，其中，R为电阻。 

Y：R／ (3) 

尸=V／ (4) 

P=V ／ (5) 

本试验对温度的监测并不完善，且热电偶仅仅记录了处理区域顶部电极周边的温度，但 

考虑到温度对现场试验的影响很大，图 16d还是给出了温度的监测数据，但仅对此做定性分 

析。 

试验开始时，场地温度处于 8℃到 9 C之间。阳极 (A9，A4)的温度增长速率要远大 

于阴极 (c3，c9)的温度增长速率。对同种电极，内排 (A9，C3)的温度增长速率要远大于 

外排 (A4，C9)(见图 16d)，这是因为电压相同时，内部位置的电流要远大于边缘处。 

阳极温度上升很快，在第22天内排阳极 (A9，见图16d)的温度高达85 oC，之后断电 

7天，温度显著降低，随后继续通电，此时系统功率稍低，故经此轮通电一周，内排阳极温 

度仅升高到 77℃。到第32天，系统功率已恢复到之前较高水平，此时阳极 A9处温度迅速 

上升到 90℃以上，并在第4l天达到 100℃，这时，A9位置的热电偶无法继续正常工作。 

实际上，处理区域内部的温度要比所监测的顶部处高很多。由上述分析知：从第 32天开始， 

温度就接近 100 oC，此时阳极附近的土开始变干，导电性变差，导致土一电极接触面越来越 

差， 种现象最可能发生在阳极附近；外排阳极 A4处的温度从第 6天的 3O℃上升到第 29 

天的 ℃，在第 32天，迅速增加到 60℃，然后保持稳定直到试验结束。 



2011年 6月 地 基 处 理 67 

为了测量离电极稍远处的温度，试验第 34天，在 10 m深度处又另外装了两个热电偶， 
一 个安装在 A3和 c3的中间位置，另—个安装在由A3，C3，C2，A2组成的四边形 (如图7 

所示 )的正中位置。阴阳极中间位置第 34天的温度为 44℃，随后该处温度均匀上升，第 47 

天为 51℃。 

做室内试验时，因为试验时问相对较短，且在试样边界处能量消散量大，所以并没有对 

温度进行监测。场地试验中，电极附近以及电极间，土体温度都持续升高，这是阳极周围出 

现高 值的原因之一。在阴阳极中间位置，场地试验的温度从 9℃上升到 50℃。温度升 

高使得水力传导系数升高、孔隙水压力升高、先期固结压力降低，所以高温有利于固结， 

(Campanella和 Mitchell 1968；Adolfsson和 Sallfors 1987；Mitchell 1993；Delage et al。2000)。 

热量是现场电渗固结试验的—个重要影响因素。一方面，阳极将近 100 oC的高温不利于 

土一电极接触面的能量传递，使界面电压损失较大，电渗效率严重降低。而另一方面，在某 

一 电压梯度下，温度越高电渗固结的效率也会越高。土体中某点的热量取决于该点的电流密 

度和电压梯度，为了提高土体温度，需将施加于电极上的电压更为有效地传递至土体，而不 

是消耗在土一电极接触面。 

5．3土体电阻率和土一电极界面接触 

图16c为室内试验和现场试验晴况下电渗固结过程中的土体电阻率P变化。电阻率可由 

下式计算 
R =V／I=pL／A (6) 

其中，L是阴阳电极间距，J4为横截面积。在—个三维系统中，对电流所通过截面的假 

设不同，土体电阻率的计算方法也就不同。图 16c中的电阻率，实际上是系统的平均电阻率， 

公式中的 为施加于电极间的总电压，未考虑土一电极接触面上的损失。 

试验 34ET(见图 16c)中的电阻率变化表明，阳极经过化学处理后，土一电极界面在整 

个电渗固结过程中一直接触良好 (Lefebvre和Bumotte 2002)。 

场地试验的前 32天，电阻率相对稳定，且和室内试验值接近，证明对阳极进行化学处理 

对保持土一电极接触面性状非常有效。第 32天，电阻率迅速升高 (如图 16e所示 )，这也符 

合此时内排阳极 A9点 (如图 16d)的温度上升到90 oC的情况，因为阳极的高温会导致土一 

电极接触面导电性能恶化，进而引起电阻率上升。第 32天后电渗固结效率降低 (如图16a)， 

可能是因为电压在土一电极接触面大量损失，而有效传递到土中的只有很小一部分。 

5．4电渗渗透系数 

如式 (1)所示，电渗固结速率由土中的有效电压梯度和电渗渗透系数 ( )决定。场地 

土体的电渗渗透系数用式 (1)计算，其中，电压梯度取的是加在电极上的总值。所以，这种 

确定电渗渗透率的方法未考虑土一电极接触面上的电势损失。 
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整个现场试验过程中都有监测电压梯度的变化，却没有系统可以直接测量电渗排水量。 

若假定某时刻土体压缩的体积与排水体积相等，那么电渗排水量可由地表的沉降计算得到。 

每次沉降读数间隔时间内，都计算了电渗渗透系数，见表 2。表 2同时还给出了对应时间段 

内的排水速率、电压和电流值。在图 16b中，也将场地试验的 和室内试验的k做了对比。 

从试验开始到第 29天，场地电渗渗透系数维持在大约 4．2×10～cm2／sv的水平，稍高于室内试 

验所测值。之后，电渗渗透系数开始降低 (尤其是第 34天 )，最后一周的渗透系数降为 8．6 

X 10～cm2／sV。因为计算 时，电压值取的是加在两改变，而是反映了土一电极接触面上的电 

势损失增大。电阻率增大与 k值的降低同时电极间的总电压，所以表 2中k值的降低并非表 

明处理区域土体性质发生发生 (见图 16c)。在不同的时间段，例如从第 12天到 15天和从第 

40天到 47天，两极施加的电压相同，电流和 k值都减少了 80％ (见表 2)，这更证实了 k 

的降低本质上是由于土一电极接触面的电势损失导致土中电压降低所引起的。 

如果阳极没有完全密封，那么根据地表沉降计算的电渗排水体积将比土体的体积变化大 

很多。因此，本试验设计了特殊的屏障来阻止路堤和冰积层中的水进入电渗系统。 

为了证实电渗排水是土体固结的本质反应，试验过程中进行了数次瞬时流速的测定。一 

般情况下，试验需用水泵抽水使水位保持在阴极的底端或者是在地面以下 14 m处，但为了测 

量瞬时电渗流速，试验时将水泵关闭，然后在各个阴极监测由于电渗排水而引起的水位上升 

量。瞬时流速监测结果见表 3，表 3还给出了监测的持续时间 (df)，以及监测过程的电渗排 

水速率 (Q)、电压 ( 、电流 (I)和由瞬时排水量计算的k值。9月7号、8号，关闭排水 

系统，发现阴极水位有小幅上升，此时水流向阴极的速度为 3．6L／h(由水力渗透引起 )，该数 

值可用于修正表3中的其他测量数值，以单独考虑电渗排水。图 16b中，比较了由瞬时流速 

计算得到的k值和由地表沉降得到的 值，发现两者很吻合，这表明系．e~3,1-的水对电渗排水 

并没有太大影响。由瞬时流速得到的 值变化更吻合土体电阻率的变化。 
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鉴于前人经室内试验所得的k值一般为2~6x10 cm2／sV(Casagrande 1952；Mitchell 1993)， 

笔者通过三维现场电渗试验得到的k值为4x lO～cm2／sV，比较合理。 

场地试验中的 k值是由地表沉降以及电极间的电压梯度计算所得，图 16b中所示的 k 

值变化表明，在阳极与土的接触面没有因高温破坏之前，电渗固结法中的电能利用率还是很 

高的。 

6电渗场地试验的直接费用 

本次场地试验的各项目费用 (见表 4)仅代表本试验的情况，对于更大规模的工程并不 

具有代表性。对大型工程而言，通过与电网连接将电通入试验场地的费用应该和本试验差不 

多，但是其在总费用中所占的比例要比本次试验 (27％)小的多。由表4中的数据明显可以 

看出，与整个试验费用相比，用于电能的费用很少。加拿大的电费为 0．07加元／l【Wk，按此计 

算，用于电渗设备的电费为5500加元，加上抽水系统的电费，整个试验的电费约占总费用的 

15％ 。 

场地试验的各项费用明细表 表 4 

从费用明细表中发现，电极的安装费用最高。其实在较大工程中，若用电渗法来消除既 
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有路堤的长期沉降，安装电极至路堤下某深度处也是费用最高的一部分。基于场地试验的保 

守估计 ，对于圣希莱尔山区域的主要路堤，电渗固结法与采用较轻的材料 (如聚苯乙烯 )来 

替代路堤土的卸荷法相比还是极具优势的。 

如果是处理一个新建路堤的软黏土地基，安装电极的费用将会稍低，那么用电渗法将会 

更有竞争力。这种情况下，先在天然土体表面直接插入电极，然后建造路堤到一定高度，在 

此高度下，粘土地基本身能承受上部荷载而无需设置路肩，再对电极通电使粘土地基电渗固 

结，直至该地基可以承受全部路堤荷载且不会发生新的沉降，之后继续铺设剩下的路堤。 

7结论 

基于室内模型试验，本场地试验采用 24根直径为 17 em的电极，分布形式为问距 2×3 m 

的网格状。在电极的顶端和底端须预留黏土层使电渗系统与外界水隔离。在每个阴极底部安 

装水泵，确保电渗排出的水不会重新流回系统，同时确保电渗过程中水能更加顺畅的流向阴 

极。本次试验处理的是正常固结黏土。试验所用的 12根阳极铁条在试验开始前就注入电解液 

进行电化学处理 (Lefebvre和 Abderrahane 1997；Lefebvre和 Burnotte 2002)。 

试验开始的一个月电渗效率很高，32天时土体沉降量达到 10％，而接下来的 16天里沉 

降量仅为 2％。试验的前一个月效率较高，是因为场地试验中的土一电极接触面和室内试验 

中所测得的一样，状态良好。因此得出，对阳极进行化学处理在场地试验和室内试验的效果 

均较好。 

在分析不同因素对电渗过程的影响时，观察到试验最后两周的电渗效果较差，其原因是 

阳极的高温破坏了土一阳极接触面。因此，若采用较低的电势梯度，本试验所能达到的最大 

压缩量应该会大于 12％。 

阳极和土中的温度升高是影响电渗的—个重要因素。一方面，当阳极的温度达到 100 oC 

时，土中的电阻率迅速升高，导致土中的有效电压梯度降低，从而减小电渗固结效率。而另 
一 方面，在阴阳电极的正中间处，监测到土体中的平均温度为 5O℃左右，这对电渗可能是 

有利的。土体中产生的高温似乎能解释场地试验的电渗效率略高于室内试验的现象，尤其是 

当阳极附近电阻率很高时，不过这还需进一步研究。 

前文已提到，与安装电极的费用相比，试验所用的电能消耗费用很少。无论是减少既有 

路堤的沉降或者是解决新建路堤软黏土地基的稳定性和沉降问题，采用改善土一电极接触面 

性状的电渗固结法似乎是一种颇有竞争力的选择方案。 

现场试验中，随着电渗固结的进行，不同参数的变化以及其对土体性质的影响与室内试 

验的结果较为吻合。如果室外电渗固结能够设计得像其他任何一种岩土方法那样，即可以较 

为精确的预测且效果良好，则将有利于电渗技术在岩土工程中的推广应用。 
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