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预钻孔及管桩情况下的压桩挤土效应研究 

罗战友 

(浙江科技学院岩土工程研究所 杭州 310012) 

童健儿 

(绍兴县建设工程安全质量监督站 绍兴 312030) 

龚晓南 

(浙江大学岩土工程研究所 杭州 3 10027) 

【提要】首先根据应变路径法(5PM)给出了静压实心桩的挤土位移场的解，然后推导出了考虑管桩及预钻 

孑L情况下的压桩挤土位移场 并对不同情况下的压桩挤土位移场进行了对比，由结果可知，开口管桩的内 

外径及土塞情况对静压沉桩产生的位移场影响较大。同样预钻孑L的孑L径与孑L深d±具有类似的影响规律。 

刖 吾 

静压桩因具有无噪音，无振动，无冲击力，施工应力小等诸多优点而得到了较为广泛的 

应用。但是，静压桩属于挤土桩，其产生的挤土效应会对周边环境造成不利的影响，严重者 

可能造成邻近的建筑物开裂，道路隆起以及地下管线断裂等工程事故。因此，能有效地预估 

静压桩产生的挤土效应具有非常重要的工程意义 ̈L ～ 。但是，大多数学者只是对圆截面 

实心桩的挤土效应进行了研究，而实测表明不同桩型(如管桩与实心桩)及施工措施(预钻 

孔)均对静压桩的挤土效应存在着较大的影响。因此，如何把桩型及施工因素的影响考虑进 

去也是一个重要问题 

静压实心桩的挤土效应分析 

静压沉桩的挤土效应涉及到位移场及应力场，其中以位移场对周围环境的影响较大。 

因此，大多数有关沉桩的现场及模型试验研究都主要集中在位移场方面～ 卜 (Hagerty& 

Peck，1971；Cook&Price，1973；Sagaseta，1989；Chow&The，1990；陈文，1999；李向红，2000)。 

应变路径法(SPM)是由Baligh在1985年首先提出的，其主要用于深基础的贯人问题，该理 

论不考虑土体应力与应变之间的本构关系，而是利用速度场得出挤土桩被压人过程中对土 

体产生的径向与竖向位移，使计算结果简单 J。但Baligh提出的SPM法是作用于无限空间 

体中的，而实际的沉桩过程是作用于半无限空间介质中的，因此会造成地表附近的土体位移 

场和实际有较大的误差，对于此情况Sagaseta(1989)在圆孔扩张理论的基础上采用了源汇法 

} 收稿日期：2005年 3月 
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来解决半无限体的沉桩问题，使结果趋于合理。 

本文利用SPM法，结合Sagaseta(1989)提出的源与源及源与汇的相互作用给出了整个 

压桩深度内的土体位移场。 

1．实心桩挤土位移场的解决思路 

应变路径法(SPM)假定土体为均匀、不可压缩及各向同性的无限体，且不计体力。沉桩 

过程中，假定桩尖到达处土体按球形孔扩张，并以一定的速度向下运动，最终形成桩体。 ． 

虽然无限体中的球形孔以一定的速度进行扩张的过程易于求解，但违背了自由表面无 

约束的边界条件。为了解决这个矛盾，需要首先假定土体是无限体，然后采用一个对应源或 

汇来消除无限体情况下产生的虚拟边界条件。具体过程如图l及图2所示： ’f 

地麦}f【『 地丧面 

源 ‘ 
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(1))真实源f々用 F的传移场 
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{c)虚 以 L{F用F自 c2移场 

半空州『广境 一2T．， 

(tl 表面剪j ， 的修正 

图l 源与汇作用下的分析步骤 

2．实心桩挤土位移场的解 
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图2 源与源作用下的分析步骤 

由上面的具体分析可给出挤土位移  ̈： 
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考虑管桩及预钻孔情况下的挤土位移场的解析解 
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不同的桩型，在压桩过程中对土体所产生的影响会有很大的差异，但对于SPM法而言， 

并没有提及桩型对挤土效应的影响，只是给出了实心桩的部分解析式，这显然不能够适应管 

桩或者其它桩型的变化情况 另外埘于静压桩而言，在实际的施工过程中，为了减少对周围 

土体的影Ⅱ向，常常采刚预钻孔的方式，这在SPM法中也没有给出相应的解析式。 

1．管桩情况_F的挤土位移场 

管桩的形式相埘闭口桩而言，挤土效应要复杂的多。如表 I所示 “ ： 

各种桩型挤土量的统计 表l 

开口桩(toni) 闭口轲t 

P C 550 S Pcb406．6 S P 609．6 S．Pqb9l4．4 

1o0％ 70％ 45％ 30％ 15％ 

由表1可以看出，挤土量的多少与桩型和管径有关。因此，为了能求得管桩产生的土体 

位移场，需要引入二个参数： ，和 其中 ，是与管桩的内外径相关，由下式代替： 

，

= ( ) (4) 

式中 一管桩的内径； 

，l 一管桩的外径。 

是压桩过程中土进入管桩中的土塞高度，可近似地由不同开口桩的挤土量大小来估 

计。若不考虑土塞的作用(管桩内部由土体充满且不受挤压)时， 为1，若土体完全不进人 

管桩内部，此时 为0， 为0。考虑小应变情况下的挤土位移场的近似解析解为(忽略表面 

应力场产生的位移场 )： 
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2．预钻孔桩情况’卜的挤土位移场 

(5a) 

(5b) 

对于预钻孑L的静压桩而言，挤土效应在一定程度上与预钻孔的孑L径与孑L深有关，可以用 

， 和 来表示，即： 
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式中 ，， 一预玷孔的孔径与孔深系数； 
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r̂，h 一预钻孔的孔径与孔深； 

，￡ 一被压入桩的桩径与桩长。 
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不同情况下的位移场对比分析 
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图3 不同深度下的竖向位移沿径向的分布规律 
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由开口管桩及预钻孔的公式可知，二者都是由二个参数决定，有一定的相似之处，因此 

以下分析只对管桩进行。 

1．竖向位移的变化规律 

由图3可知，不考虑土塞影响时(管中全部由土体充满)，竖向位移随着管壁厚度的减少 

而减少。由图4可知，在同样的管桩内外径情况下，竖向位移随着管内土塞高度的增加而减 

少。 

0．0O8 

0．007 

0 006 

0．005 

： 
0．002 

0．O01 

0 

图5 不同深度下的水平位移沿径向的分布规律 

图6 水平位移沿深度的分布规律 

2．水平向位移的变化规律 

由图5可知，当土塞高度等于桩长时，竖向位移随着管壁厚度的减少而减少。由图5可 

知，在相同的管桩内外径情况下，竖向位移随着管内土塞高度的增加而减少。 

由图3，图4，图5，图6可知，管桩的水平向位移与竖向位移的变化规律是类似的。开口 

管桩的挤土效应和实心桩的有一定的差异，但变化规律是一致的，都是近桩处大。若考虑土 

塞的作用，开口管桩产生的挤土效应介于实心桩与不考虑土塞作用的两种情况之间。 

结论 
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结合SPM法及源与源、源与汇的相互作用，推导了静压单桩挤土效应的解析解，并对所 

得到的位移场进行了分析比较。由分析可知：开口管桩的内外径及土塞情况对静压沉桩产 

生的位移场影响较大。同样预钻孔的孔径与孔深也具有类似的规律。 
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Study on compacting effects of Jacked pile 

in the condition of prebored hole and tubular pile 

Luo Zhanyou 

(Zhejiang university of science and technology Hangzhou 3 1 001 2) 

Tong Jianer 

(Shaoxing Engineering Project Supervision Station 3 1 2030) 

Gong Xiaonan 

(Geotechnical Engineering Institute of Zhejiang University Hangzhou 3 1 0027) 

[Abstract]Firstly on the basis of strain path method(SPM)，closed—form analytical expres— 

sions of displacement fields caused by the installation of jacked pile were obtained in small strains． 

Then the solution of displacement fields by taking prebored hole and tubular pile into consideration 

was deduced．Finally，comparisons were made between different displacement．The result proved 

that the prebored and tubular piles have important influenced on the compacting displacements． 
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大直径现浇混凝土薄壁筒桩竖向荷载传递机理研究 

郭平 周建 

(浙江大学 岩土工程研究所 杭州 310027) 

【提要】大直径现浇混凝土薄壁简桩是一种新的地基处理技术，已在公路、堤防工程中得到应用，由于对其 

竖向荷载传递机理及承载力特性缺乏深入研究，目前设计计算中仅进行粗略地估算，势必引起较大的误差， 

开展这方面的研究非常必要。本文通过有限元分析方法，考虑桩土接触形式、土体自重初始应力场和土体 

的非线性．通过有限元计算的荷载一沉降曲线结果与现场试验结果对比，验证了有限元分析方法的合理性。 

在此基础上开展了顶部封盖简桩的荷载传递机理研究，提出了筒桩竖向承载力的四个组成部分及发挥情 

况，并详细分析了简桩内摩阻的分布形式，本文研究结果将为简桩竖向承载力设计提供可靠基础和依据。 

刖 罱 

大直径现浇混凝土薄壁筒桩(以下简称筒桩)新技术由谢庆道教授在长期从事海洋工程 

科学研究和工程实践的基础上创造发明，已经获得中国国家发明专利权(ZL98113070．4)。 

简桩吸收了预应力管桩和振动沉管桩技术的优点，目前已逐渐应用于堤坝和公路软基处理 

等工程中。该桩型直径比较大，一般在800～1500ram之间，突破了预应力管桩直径在400～ 

600ram的限制。成桩过程中该桩体挤土非常小。与钢管桩相比，该桩体的桩壁断面面积比 

钢管桩大的多，一般占外包断面积的42％左右，由于目前该桩型在海洋上施工的困难，在海 

洋工程中应用很少，而在公路软基处理中应用较多，一般顶部用素混凝土进行封盖，以期达 

到更大的承载力和更小的工后沉降。采用简桩进行软基加固，有造价低、承载力高、沉降小 

和地基稳定性好等优点。 

目前该桩型的竖向承载机理还不是很清楚，这在一定程度上制约了其进一步发展和工 

程应用。本文采用有限元数值分析方法，详细分析用于公路软基处理中顶部封盖简桩的竖 

向荷载传递机理，其研究结果将为竖向承载力研究奠定理论基础。 

有限元分析模型 

1．桩土本构模型 

桩体采用线弹性模型。土体采用Drucker—Prager弹塑性模型。Drucker—Prager弹塑性 

模型的屈服准则采用广义的Von Mises屈服条件，其屈服准则表达式为： 

} 收稿日期：2005年3月 
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上式中_， ：吉[( F：√ — ， 一K：0 
一  

2) +( 2一 3) +( 3一 1) ]， 

， + + ， 

,

—

3—-—
, ／3 4-sin，K 箍,／3 sin， + 

c、 一分别为土的凝聚力和内摩擦角。 

2．桩土接触面本构模型 

桩土接触采用库仑(Coulomb)摩擦模型。库仑摩擦模型中，两个接触面在开始相互滑动 

之前，在它们的界面上会有某一大小的剪应力产生，这种状态为粘合状态(stick)。库仑摩擦 

模型定义了一个等效剪应力，一旦剪应力超过此值后，两个表面之间将开始相互滑动，这种 

状态，叫做滑动状态(Sliding)，如图1所示。粘合＼滑动计算决定什么时候一个点从粘合状 

态到滑动状态或从滑动状态变到粘合状态。桩土界面的摩擦情况通常由摩擦系数及极限动 

摩阻力决定。 

3．几何模型 

本文结合南京大厂经一路筒桩软基加固工程的现场 

静载试验，用有限元方法分析筒桩的荷载传递机理。分析 

区域由桩端和桩中心线分别向下和向外延长一倍桩长，分 

析范围内土层共两层。模型右侧施加水平方向位移约束， 

左侧施加对称约束，底端施加固定约束。分析模型见图2。 

4．基本假定及计算参数 

桩和土体采用平面四结点等参单元，考虑土体自重初 

始应力场的影响，考虑筒桩顶部盖板与桩内土芯、桩内侧 

与土芯、桩外侧与土体和桩身端部与土体的接触摩擦，桩 

顶荷载分级施加，每次施加200kN竖向荷载，并假定荷载 

产生的超孔压有足够的时间消散。 

对 

称 

约 

束 

∞盟盟盟 ：曩?卞 
固定约束 

水平向约束 

对称轴 

图1 接触摩擦模式 

桩侧下层土体 

图2 有限元分析模型 

桩：桩长为7．8m，桩顶盖板厚度为0．6m，桩壁厚度为120mm，桩径为1000mm，桩端进入 

下层土体3．3m，桩体弹性模量为20GPa，泊松比取0．18。 

一 体 一 

一 

土 一 一 层 ～ 一 上 一 一板 侧 一 

一盖 桩 一 

桩 一 —!!! 1●●1．I_ 
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桩侧上层土体：土体高度4．5m，凝聚力为28．5kPa，内摩擦角为30．6。，压缩模量为 

11．5MPa。 

桩侧下层土体：土体高度11．1In，凝聚力为16．6kPa，内摩擦角为32．8。，压缩模量为 

14．2MPa。 

接触面：Potyondy和Acer等研究表明，对于粘土，取 =0．6～0．7是比较合适的，因 

此取接触面摩擦系数 =ta =0．42。 

计算结果与分析 

』 

外摩阻’ 

桩顶荷载 

{外摩阻 

桩身端部阻力 上芯端部阻力 桩身端部阻力 

巨 

巨一 
一  

遨一 

一  

睾 

桩顶荷载 (kN) 
0 200 400 600 800 1000 

图3 顶部封盖简桩的受力图 图4 计算结果比较 

顶部封盖筒桩的承载力由土芯顶部阻力、桩身端部阻力、外摩阻、内摩阻四部分组成，土 

芯土体受到土芯端部阻力、内摩阻和桩身顶部封盖对它的反力作用。见图3所示。 

由图4可见，本文有限元分析结果与静载试验结果非常吻合，可见本文有限元分析方法 

的正确性。 

700 

— 600 
Z 

喜500 

4o0 

安300 

地 200 

100 

U 

桩身埘部m力 

I：芯胍部阻力 

内摩阻 

外摩阻 

I： ：端部阻力 

0 200 400 690 800 l000l200¨ool6ool8o0 

柱顼甜找 (kN) 

图6 土芯顶部阻力、土芯端部阻力 

图5 筒桩各部分承载力分担曲线 和桩身端部阻力三者问关系 

图5是采用本文有限元方法模拟静载试验加载方法，随桩顶荷载增加时筒桩各部分承 

载力的分担示意图。在桩顶荷载作用的初始阶段，外摩阻最先发挥，荷载传递到筒桩端部， 

产生桩身端部阻力，而内摩阻和土芯顶部阻力并未产生，土芯端部阻力此时也未开始产生。 

O ∞ 

印拍如I罱如拍 旧 O 

一 凄h 基 鞋№ 
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随着桩顶荷载的增加，当桩顶荷载达到600kN时，此时内摩阻渐渐地发挥出来，土芯顶部盖 

板也开始承受压力，土芯端部阻力开始发挥。当桩顶荷载增加到大概1000kN时，由于外侧 

摩阻此时已发挥到极限值，多余的荷载则由桩身端部、土芯顶部和筒桩内侧来承担，其中外 

摩阻发挥到极限值后，桩身端部阻力将快速增加，土芯顶部阻力和土芯端部阻力也开始快速 

增加，内摩阻的发挥也开始加快但远没有桩身端部阻力、土芯顶部阻力和土芯端部阻力的增 

加来的快，内摩阻发挥值仍然非常小。从以上的分析不难说明，筒桩荷载主要由桩的外侧摩 

阻和桩身端部阻力来分担，当达到极限承载力时，外侧摩阻大约分担了60％左右的荷载，由 

此可以认为，简桩是一种摩擦桩或者端承摩擦桩，土芯顶部分担的荷载比较小，而内摩阻几 

乎可以忽略不计，土芯端部阻力比土芯顶部阻力略微小点，两者的变化规律是一样的。 

由图6可见，当筒桩达到极限承载力时，土芯端部阻力远远小于桩身端部阻力，土芯顶 

部阻力也远远小于桩身端部阻力，两者大约是桩身端部阻力的30％～40％。 

外摩阻(kPa) 
0 10 20 30 40 50 

图7 外摩阻变化曲线 图8 内摩阻变化曲线 

图7和图8是筒桩顶部各级荷载下外摩阻和内摩阻变化曲线。简桩外侧摩阻力的发挥 

没有明显的规律可循，随着桩顶荷载的增加，桩侧下层土的摩擦力发挥速度比桩侧上层土来 

的快，当桩侧下层土摩擦力达到极限值后，桩侧上层土才随后达到极限值。随着桩顶荷载的 

增加，内摩阻的发挥值有所提高，内摩阻沿着桩长呈指数分布。内摩阻并没有沿整个桩长发 

挥，而是在桩端部分长度处。内摩阻是从下到上发挥的，桩顶荷载越大，内摩阻沿着桩长的 

发挥长度将越大，在桩的上半段内摩阻几乎为零。 

结论 

本文采用有限元分析方法来分析顶部封盖简桩的竖向承载性状，有限元计算结果与南 

O  1  2  3  4  5  6  7  8  
Ⅲ̂)髓 臀 超 
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京大厂经一路筒桩软基加固工程的现场静载试验结果进行了对比，结果非常吻合，验证了本 

文有限元分析方法的合理性，并在此基础上详细分析了用于公路软基处理的顶部封盖筒桩 

的荷载传递机理，揭示了内摩阻的发挥规律，呈指数函数分布，内摩阻值非常小，几乎可以忽 

略不计。土芯端部阻力和土芯顶部阻力大小非常接近，两者远远小于桩身端部阻力，筒桩达 

到破坏时，两者大约是桩身端部阻力的30％～40％。 
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Loading Transform Research on Cast—in—situ Concrete 

Thin—walI Tubular Pile 

Guo Ping Zhou Jian 

(Geotechnical Engineering Institute，Zhejing University Hangzhou 3 1 0027) 

[Abstract]Cast—in—situ thin—wall tubular pile is one of the new methods in ground improve— 

ment and has been used in the highway and embankment．Due to the lack of further studies on its 

loading transform mechanism and the characteristic of its capability simple estimation will inevita— 

bly cause large error in the design．So it is essential and important to focus on these properties
． 

Finite Element is used in this purpose by considering the interface between the pile and the soil， 

the initial stress field and the non—linear constitutive model of soil．After comparing the numeri— 

cal analysis and site measurements the reasonable compatibility of this numerical method is veri— 

fled．Based on which the loading transform mechanism is studied and the concept of four compo— 

nents in its vertical capacity is put forward together with the distribution of the inner friction along 

the tubular pile．The results in this paper will be the support for the capacity calculation in de— 

sign． 
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沉桩效应的差异分析 

陈海丰 

(河海大学岩土工程研究所 南京 

赵春花 

(昆山市森隆绿艺有限公司 昆山 

【提要】运用英国剑桥大学编著的Crisp有限元程序，对饱和砂土中的打桩效应进行有限元分析。对由于采 

取不同的本构关系和沉枉F过程模拟方式计算所引起的超孔隙水压力、径向有效应力增量、地面隆起以及桩 

周土径向位移等沉桩效应的差异进行讨论，得出一些初步结论。 

概述 

随着我国高层建筑的发展，桩基被普遍采用，其中预制桩占有相当大的比例。然而预制 

桩在施工过程中对桩周土的影响，是困扰着科研和工程技术人员的问题之一。在计算分析 

中，土体的本构关系及相应的参数难以准确确定，同时沉桩施工过程的模拟也较难以实现， 

因此如何采取更为合理的土体本构关系模型和沉桩过程的模拟模型，是提高分析计算质量 

的前提条件。 

在现有的本构关系中，用于砂土的一般有线弹性模型；邓肯一张模型；理想弹塑性模型； 

黄文熙的清华模型；Lade—Duncan模型；Rowe P W模型等等。而桩的施工过程模拟主要有 

应力边界条件法；圆柱孔扩张理论；Mabsout M E&Talsoulas J L(1994)法 以及Chopra M B 

&Dargush G F(1 992)法 等等。由于打桩过程模拟方法和本构模型有很多种组合方式，为 

了便于初步分析，本次计算拟采用以下三种常见组合： 

(1)土体为线弹性，E不随深度变化，采用应力边界条件法模拟打桩过程。 

(2)土体为线弹性，E随深度线性增加，采用圆柱孔扩张理论模拟打桩过程。 

(3)土体为理想弹塑性，E，Cu随深度线性增加，采用圆柱孔扩张理论模拟打桩过程。 

三种计算组合 

假设桩长18m，桩径0．3m，地基为均匀饱和砂土，根据已进行的常规试验和有关资 

料 ，确定相关参数见下表： 

} 收稿 日期：2005年 1月 

、 、 叭 

2  2  



2005年3月 地 基 处 理 15 

表 1 

土体指标 泊松比 内摩擦角 (。) Cu(kPa) (kN／m ) ， 

参数值 0．4 35 51．2 9．979 0．6 

土体指标 接触面C， (kPa) 接触面摩擦角 (。) E(MPa) y (kN／m ) K， 

参数值 1 20 5 19．779 3．69 

1．组合l(线弹性模型，应力边界条件法) 

Huntsmas＆Mitchell 等设计了侧压静力触探，在模型槽试验中，对仪器贯人砂土时侧 

向压力和摩擦力进行了测试，结果表明摩擦力随侧压力的增大而增大，其后的现场测试资料 

表明，侧压力和摩擦力均具有随深度加大而增加的规律。 

陈文 根据大量实测资料，室内试验成果及极限平衡理论，假没桩侧压力和摩擦力均随 

深度线性增加，表达式如下： 

P
； =y ：+ y ： (1) 

r =Ca+ y 。tg (2) 

式中 y 一为水容重； 

，

一 为土体被动土压力系数； 

y 一为有效容重； 

Ca， 一为桩土界面的粘聚力和摩擦角。 

取P ，r 为应力边界条件，有限元网格划分如图l所示。 

．-- 

R(m) 

图1 组合 1的有限兀网格划分 图2 2、3的有限元网格划分 

取距地面分别为2．25m、6．75m、lI．25m、15．75m深度的桩周土层进行有限元分析，计 

算结果见下节。 

2．组合2(线弹性模型，E随深度线形增加，圆柱孔扩张理论模拟) 

Carter et a1．(1979) 用一维Biot固结有限元分析小孔扩张时指出，实际沉桩情况下，小 

孔的初始半径为0。但用有限元分析小孔扩张时，小孔初始半径R 必须为非零值，以避免在 

r=0处产生无穷大的环向应变。其假定打桩前土体中已经存在一初始半径为a 的小孔，即 

近似用a。～2n。的小孔扩张过程来模拟半径为r0的桩的压人过程。对于饱和土，桩的压人 

过程是一不排水过程，据体积关系，仃[(2a。) 一a ]=仃r0 ，则a。：ro／ 。Hill_7 (1950) 

和Gibson＆Andcrson (1961)分别用R =0，和R。=a。解出了初始应力为0、弹性剪切模 

力 ，
， ， ， ， ，  

一 ， ，，、．， 、u 

～ 

助 ㈠̈ _．。一 班 ，、、、、， 

力 ．．．．．、．、． ～ 应 ● 凇丌  ． 
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量为G、泊松比 的T 。sca材料的解析解，Hill解在土体中位移发生前就已达到极限扩 

力．Gibso &And 。 解表明，在同样的物质中，一小孔从R。=n。开始扩张，在经历了较大 

的变形后才达到极限扩张压力，而最后计算值和Hill解 桩 

相差在6％以内。因此用初始半径为n。的小孔扩张到 

2 O．0的过程代替0～it"o的小孔扩张来模拟半径为r0的 

桩的沉入过程，在精度上是能接受的。 

由于扩张过程中，摩擦力始终存在，故边界条件取 

应力边界条件 =Ca+ y ：·tg 和位移边界条件 

O．0：rn／,3-，网格划分如图2所示。模拟扩张过程如图 

3所示。 

砂土的弹性模量随深度基本呈线形增加，丁佩民 

通过试验得出松砂和中密砂的弹性模量随深度的斜率 

为0．3 0．6MPa／m左右，本文取0．5MPa／m。根据已进 

行的试验，桩周土的弹性模量表达式可写成： 

／ 卜iL扩张结束内过 
一

ao ～ ／ ／  

～  ，  

一 2ao 
、  

Fo —一桩土界面 

∈彗 塞力 

Fo=√3a0 

图3 小孔扩张立面图 

E：5+0．5·(13．5一 ) (3) 

3．组合3(理想弹塑性，圆柱孔扩张理论) 

计算时边界条件和网格划分同组合2，把组合2中的本构关系换成理想弹塑性，服从 

Moh 一Coul。mb准则。假设E、C 随深度呈线性增加．本文根据丁佩民 的试验，取C 随深 

度的斜率为IkPa／m，表达式分别为： 

E：5+0．5·(13．5一z) (3) 

C ：51．2+1·(13．5一：) (4) 

计算结果分析比较 

1．超孔隙水压力 

l5O 

l35 

l2O 

lO5 

90 
O-

75 

6O 

45 

翱 3O 

1 5 

O 

』一 15．75m l 
l f f

— _．一 l1．25m i 

i—■r．-6．75m f 

{—◆一2．25m l 

6 8 10 12 14 16 18 

r住。 

图4 组合l超孔压在径向上的分布 图5 组合2超孔压在径向上的分布 

如图4、5、6，三种计算组合均显示出超孑L隙水压力在桩土界面附近最高，最高值可达到 

甚至超过上覆土层的有效自重应力。超孔隙水压力随离桩轴线距离的逐渐增大，呈衰减趋 

加m∞ ∞ 印如∞如加m O 
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势。而在桩轴向方向，超孔压随深度有线性增加的趋势。在同一深度上，组合3产生的桩土 

界面超孔压最大，组合2次之，组合1最小，而组合l产生的超孔压受深度影响较其它两种 

大。组合1在2倍桩径处左右超孔压逐渐减少为0，而组合2，3大约要到5倍桩径处才达到 

0。由上可以看出，圆柱孔扩张理论模拟打桩过程所计算出的超孔压要比应力边界条件法的 

超孔压大，且影响范围广。理想弹塑性土所产生的超孔压要比弹性土大50％左右，5倍桩径 

之后孔压基本不受影响。资料 表明，超孔压在3．5～5倍桩径后降为0，组合2，3结果与资 

料 较吻合。 
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图6 组合3超孔压在径向上的分布 
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图7 组合l径向有效应力增加量的分布 

图8 组合2径向有效应力增加量的分布 图9 组合3径向有效应力增加量的分布 

2．径向有效应力增加量 

如图7、8、9所示，与超孔压类似，径向有效应力增量在桩土界面处最大，在径向上，离桩 

轴越远，应力增量越小，在轴向随深度的增加而增加。同一深度组合2产生的径向有效应力 

增量最大，组合3最小，因为理想弹塑性土有效应力满足屈服准则后就不增加，而弹性土会 

继续增加。由组合2，3可以看出，在桩侧同一深度上，理想弹塑性土产生的有效应力增加量 

仅为弹性土的一半左右。在径向上的影响范围组合2约为9倍桩径，组合3约为l0倍桩 

径，而组合1的影响范围只有2倍桩径左右。资料 表明，桩土界面附近的径向有效应力 

， 约为c 的4～5倍，径向应力改变范围达l0倍桩径左右，理想弹塑性模型与之较吻合。 
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3．地面隆起打桩引起的地面隆起也是桩基工程中被普遍关注的问题，因为严重的地面 

隆起会造成既有建筑物的破坏。图 10为三种组合的隆起情况。由图 lo可以看出，组 
．

’ 

未发生隆起现象，桩周土在打桩过程中由于桩的拖拽作用产生向下位移。最大位移量发生 

在桩土界面上，影响范围大约为2～3倍桩径。而组合2，3均有隆起现象，最大隆起量与桩 

径的比值分别为7％、10％，分别发生在2倍桩径和1．5倍桩径处，可以看出，理想弹塑性土 

的最大隆起量约为弹性土的1．5倍左右。组合2的影响范围比组合3大，大约 4倍桩径， 

组合3为3倍桩径左右。Cooke 对长5m，直径16．8cm的试桩实测表明，最大地面隆起量 

为6％倍桩径，发生在距桩轴2倍桩径处。组合2、3的结果与Cooke的现场实测值较接近。 

而根据应力边界条件法计算的结果中反映不出隆起现象，与实际情况不符。 
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图11 组合1桩周土径向位移 
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图12 组合2桩周土径向位移 图13 组合3桩周土径向位移 

4．桩周土径向位移 、 
三种组合计算出的桩周土径向位移量如图11、12、13所示。组合2，3位移量随深度影 

响都不大，且两种组合之问的位移量的差距也很小。据 Robinsky。。。和Kishida 的实测资 

料表明，松砂和中密砂土中沉桩挤土的径向范围约距桩轴5倍桩径处，而组合2，3计算结果 

和上面实测资料比较接近。组合 I产生的位移量较2，3小，且受深度影响大，径向影响范围 

只有2倍桩径左右，也较Robinsky和Kishida的实测资料小。 
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结语 

本文运用Crisp有限元程序．对饱和砂土中打桩过程模拟的三种计算组合分别进行计 

算，并对结果进行分析，得到如下结论： 

(1)打桩产生的超孔压随深度逐渐增加，随离桩轴距离的逐渐增大而呈衰减趋势。圆柱 

孔扩张理论模拟打桩过程所计算出的超孑L压要比应力边界条件法的超孔压大，且影响范围 

广。理想弹塑性上所产生的超孔压要比弹性土大50％左右。5倍桩径之后孔压基本不受影 

响。 

(2)桩的贯人主要对土产生径向挤压。弹性土产生的径向有效应力增量大约为理想弹 

塑性土的2倍左右。因土是非线弹性材料，有明显的塑性性质，根据理想弹塑性模型算出来 

的结果更为可靠。 

(3)沉桩会引起桩周土体隆起。理想弹塑性土的最大隆起量大约是弹性土的1．5倍左 

右。最大隆起量与桩径的比值为7～10％左右，发生在l～2倍桩径处。而根据应力边界条 

件法计算的结果中反映不出隆起现象，与实际情况不符。 

(4)应力边界条件法产生的桩周土的水平位移要比圆柱孔扩张的小，利用圆柱孔扩张模 

拟时，线弹性土和理想弹塑性土的水平位移相差不大，影响范围均约为5倍桩径左右。 

(5)考虑土体塑性性质的超孔压，有效应力增量，径向位移等的计算结果较为合理。 
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Difference Analysis of Pile——driven Influence 

Chen Haifeng Zhao Chunhua 

(Institute of Geotechnical Engineering，Hohai University Nanjing 2 10098) 

[Abstract]A finite element analysis on pile—driven influence in saturated sands is carried out 

with Crisp program．This paper discusses the differences of pile—driven influence such as excess 

pore water pressure，increment of radial effective stress，land upheaval and radial displacement of 

sands around the pile，which are caused by different constitutive relation and pile—driven process 

simulation mode，and draws some conclusions． 
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会、中国公路学会道路工程学会、广东省交通厅、 

广东省交通集团有限公司、广东省公路学会、江苏 
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(1)地基处理勘察、设计、施工等。 

(2)地基处理试验、监测(包括工后监测)、检 
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(3)地基处理理论研究、数值分析等。 

(4)地基处理施工工艺、施工机具等方面的新 
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者详细通讯地址及联系电话。 

3、征文时间安排 

征文截止时间：2005年8月1日 

录用通知时间：2005年8月15日 

修改稿截止时间：2005年9月15日 

应征论文将由论文编审委员会决定是否录 

用。入选论文将正式出版论文集。 

中国土木工程学会土力学及岩土工程分会 

地基处理学术委员会 

2005年2月 

应征论文一式二份请寄： 

地址：杭州浙江大学玉泉校区土木工程系地基处理编辑部，邮编：310027 
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对堆载预压分级荷载计算的设想 

孟昭即 石利平 

(中国化学工程第一勘察设计院 沧州 061001) 

【提要】本文以正常固结饱和土三轴剪切试验的极限平衡方程为基础，对堆载预压分级荷载的计算进行了 

探讨，并提出了计算方法。 

在设计堆载预压工程查阅有关资料时，感到计算方法有前后不适的问题。工作完成了， 

施工也很顺利。然而问题并未解决。 

排水固结法，堪称地基处理中最复杂的方法之一。本文试图以天然地基正常固结饱和 

土所具有的强度为基础，从三轴剪切试验的极限平衡方程以及试验时施加的竖向极限破坏 

荷载 = ，+△ ，出发，探讨分级荷载计算方法。谬误之处，敬请指正。 

分级荷载计算的理论基础 

(1)计算地基极限承载力的斯开普顿公式 

(i 一 t ＼ t’ 

图1 

为便于以后的比较，先回顾一下斯开普顿公式。被推荐且认为结果与实际比较接近地 

} 收稿日期：2004年 l2月 
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计算地基极限荷载的斯式为： 

P =5．14C 

导出该式的条件为： 

①假设 =0，适于饱和土； 

②d=0的条形基础，荷载作用在地表； 

③计算允许承载力时P： 。 取1．1～1．5。 

天然正常固结饱和土地基上的堆载预压正适合上述①②条，显然用斯式计算第一级荷 

载P。是恰当的。可是，如果地基的 ≠0，有违导出的假设，就不能再用该式了。 

(2)固结快剪及其莫尔圆 

用同一正常固结饱和土样分别做无侧限抗压强度和三轴固结快剪所得数据做图，可得 

到如图1所示： 

由图可以得到： 

①无侧限抗压强度，荷载 。=g ，快剪抗剪强度S =C = ； 

② =0； 

③三轴固结快剪竖向极限荷载 ： ，+△ 。； 

④极限平衡方程式： 

1= 3tan (45。+华)+2c．tan(45。+华) 

对正常固结饱和土固结快剪，C=0，上式变为： 

O"l： 3tg2(45。+ ) 

或0"3：——— 一  

[tan (45。+ )一1] 

⑤ = ，+Ao- ，是大主应力，莫尔圆的终点， ，是小主应力，莫尔圆的起点；Ao- = 

。 一 ，是莫尔圆的直径； 

⑥内摩擦角为 ； 

⑦破裂面与水平线夹角为45。+ ； 

⑧圆公切线通过原点，内聚力C =0。 

计算分级荷载的设想 

前文曾提到，正常固结饱和土 ：o，用P。= 芸 计算第一级荷载是恰当的。但是 
P 以后就不能再用它了，因为P 的施加相当排水固结， ≠0。用什么办法计算呢?经过 
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多种思考分析比较，使用三轴固结快剪试验极限方程形式，更加贴近实际预压工程，当第一 

级荷载P。当做预压荷载施加在地基上后，地基开始固结，这一状态很象三轴固结快剪试验， 

故而第二级荷载P 及以后的计算使用三轴固结快剪的试验所得极限平衡方程是合适的。 

三轴固结快剪有很多优点，但更突出的优点一是可靠，二是力的状态比较直观明确。 

(1)三轴固结快剪有关要点： 

①正常固结饱和土三轴固结快剪试验所得 、 ，和 之间的极限平衡关系为：0"1= 

tg2(45+ )； 

② = ，+△ ， 是所加的竖向极限破坏荷载； 

(2)P 及以后分级荷载的计算 

在上述基础上，对P：及以后分级荷载计算方法设想为： 

①以天然地基的c 为基础，以P ： 计算的P ，作为第一级荷载，并把P1当作 

荷载增量△ ； 

②用前述极限平衡方程 ， =———— —一 ·△ ㈠计算出 ，一 ，那么 ㈠ = 

[tg2(45+ )一1] 

+△ 就是土体破坏时所加的竖向极限荷载； 

③以P ： ： 计算出P2； 

④同样的，把P 当作荷载增量△ ㈠，并仍用前式计算出 ，一 ，则 一 =o-，一z+△ ， 

同理以P，： ： 兰 求出P，。 

以此类似的可求出P 、P ⋯⋯，如果有的话。直到满足设计荷载。 

上述计算，有以天然地基强度C 和用它考虑了安全系数计算的P 为基础；有以固结快 

剪试验取得的 。 作为参量的极限平衡方程，还有以妒 为直线的控制以及综合安全系数 

的调节，用 O"I： 计算分级荷载P
，全部过程都是在以 为直线的下面，即由极 

A  A  

限一安全，应该说是可行和安全的。 

但极限荷载 ，逐渐地增大，并没有与因荷载增大而引起地基强度增长和衰减现象直接 

联系起来。这不免令人有所疑虑。这一问题可以用一个既考虑地基强度增长又顾及到地基 

强度衰减的系数叼，且将其和 揉在一起的综合系数 ，来调控解决。 

考虑安全系数 和增衰系数r／的综合系数 

当荷载加上后，地基强度随着固结而增长是科学的，同时又有衰减也是有道理的。前 

者，很多学者提出了著名的理论计算公式；后者，目前尚无法计算。为解决增衰问题，有科研 

单位也给出了来自工程实践的统计折减系数。为了考虑这些因素，可引入一个综合折扣系 
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数 。 

我们知道，安全系数 ，取值为1．1一1．5；折减系数田已由工程实际中测定为0．75—0． 

9，改成与K一样形式，则l／77为：1．1 1—1．33，那么含有K、77的综合系数K 则为：1．2—2． 

0。 

前述以P： O"1计算的P 及其以后的不足
，以K 在1。2 2．0取值，或大或小，参照已有 

A  

的工程资料和自身的实践经验设定，可以得到弥补。 

实例分析 

杲工程，地处沿海，地基为正常固结饱和土，勘察相关资料如下： 

无侧限抗压强度 q =14 kPa C =％／2=7 kPa 

三轴固结快剪 c 0 =16。 

工程为路堤，采用堆载预压，先打人垂直排水通道，然后堆载。设计荷载60kPa。由于工 

程整体建设周期的限制，要求本工程7个月完成。要求： 

①由于总荷载60kPa，需计算分级荷载P； 

②由于工程限制预压期是210天，要计算排水通道的问距和布形(本文从略)。 

今用总应力法计算如下： 

(1)第一级荷载P ，使用斯式，K值取1．2，则 

=  = 30 kPa 

(2)第二级荷载P 

①先由极限平衡方程计算出小主应力 ，一。 

，一- —

tg

—  —

(4 5 

△ - —

tg

—  —

(4萧5 39 kPa [ + )一1] [ + )一1] 
②以 = 计算P2； · 

由于P-已作为预压荷载加在地基上，原来状态已改变，故K改用K ，取其平均值 1．6， 

于是有： 

= = _43 kPa 

(3)第三级荷载P3 

，一z ： —(4 5 △ -一 —tg— (—4南5 57 kPa [tg + )一1] [ + )一1] 
= ： kPa 
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P，：63与设计荷载6O比较，满足要求。 

再将计算结果综合如下： 

表1 

正常固结饱和土天然状态 荷载施加后预压状态 小主应力 大主应力 备 

裁 ＼ = (kPa) P= = c 叮， or1 注 

(kPa) (kPa) 

Pl 30 ， 39 69 斯式 

， 43 57 1oo 本文 

P] ， 63 83 146 本文 

说明：①分级荷载P是累计值。 

②上一级竖向极限荷载 ，除以 就是本级荷载P，同时又当作荷载增量Ao- ，继续 

下一级荷载。 

结论与建议 
气 1d 

(1)天然地基正常固结饱和土 =0，用斯式P = 计算P 符合公式适用条件； 

(2)在P 作用下，地基开始固结，状态发生变化，已与原状不同，类似并使用固结快剪试 

验数据是恰当的。由于固结快剪 。 ≠0，已不符合斯式条件，上式不宜再用； 

(3)三轴固结快剪试验加压条件直观明确，其极限平衡方程为： ，： ，tg (45+ )， 
二 

其中 ，： ，+Ao- ，为施加的竖向极限荷载，把Ao-。看作荷载增量并考虑一定的安全度，用 

P ： O"1
：  计算堆载预压的分级荷载简单清晰明了，可用于工程设计时估算； 

A A 

(4)方法的不足，可以以考虑了安全系数K和因荷载作用使地基强度增衰因素折扣度 

的综合系数K ，并结合工程实践和经验，在1．2～2．0范围取值调控，可以得到弥补； 

(5)应用该法时，由于 取值范围较宽， 可结合已有资料和自身经验确定； 

(6)使用此法，在施工时仍需布置通用的侧向位移边桩监控措施； 

(7)本法仍可通过多个工程实践资料反求K 的更小范围值。 

参考文献 

[1]《地基与基础》浙江大学等四院校，中国建筑工业出版社 
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杭州文景苑抗浮锚杆抗拔试验 

林国卫 张一志 岑仰润 

(杭州市勘测设计研究院 杭州 310012) 

【提要】近年来抗浮锚杆以其施工方便、操作简单、造价低廉在地下建筑基础抗浮设计中得到了大量的应 

用。本文介绍了杭州文景苑抗浮锚杆抗拔试验情况，试验结果表明：按抗拔力控制标准所检测的58根锚杆 

只有3根锚杆不合格，合格率为94．8％；按位移控制标准(设计荷载下的位移允许值取5．Omm)，合格率为 

86％。由典型的Q—s曲线知，锚头位移小的抗浮锚杆的加载曲线的斜率和卸载曲线的斜率较一致，而锚头 

位移大的抗浮锚杆的卸载斜率比加载斜率陡，产生的残余变形较大。 

刖 置 

近几年来，随着城市的发展，地下建筑不断增多，其抗浮问题也就随之而来。由于基础 

的抗浮问题没处理好而引发的质量事故时有发生。在这些事故中，有的地下室隆起，导致底 

板破坏；有的地下建筑物整体浮起，造成了严重的经济损失。工程界越来越多地重视地下室 

抗浮问题。常规抗浮设计主要依靠抗浮桩，而在地下室底板与可锚固地层距离较近的一些 

情况下，抗浮锚杆较抗浮桩在工程造价、施工工期上都显示出极大优越性，在工程中得到了 

广泛的应用 ，在杭州粉砂土地区采用抗浮锚杆也日渐增多。本文介绍了杭州某工程对 

58根抗浮锚杆的抗拔斌验情况，试验成果可供以后的设计借鉴。 

工程及地质概况 

南肖埠 ·文景苑由杭州滨江房产集团有限公司开发，工程位于杭州市凤起东路，原杭州 

教育学院内。该建筑采用框架一剪力墙结构，设一层地下室，1#、2#为桩基承台基础，工程桩 

为钻孔灌注桩，基坑底设置有抗浮锚杆。抗浮锚杆直径为150mm，有效长度为7．Om，锚杆钢 

杆件为 25螺纹钢，设计轴向拉力为50kN。施工过程为：地质钻机成孔、置人钢杆件和注浆 

管、从孔口投入石子(瓜子片)、注满水泥砂浆(全长度注浆)。 

该场地地势比较平坦，根据工程地质勘察报告，本工程场地抗浮锚杆所涉及的粉砂性土 

层自上而下分别为：②一1砂质粉土：灰黄色，饱和，松散，含氧化铁、云母屑，局部分布；②一 

2砂质粉土：灰黄、灰色，饱和，稍密，含氧化铁、云母屑，局部分布；②一3砂质粉土：黄灰色， 

} 收稿 日期：2005年3月 
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饱和，中密，含氧化铁、云母屑，全场分布；②一4砂质粉土夹粉砂：灰色，饱和，稍密，含云母 

屑，局部缺失。其物理力学性质指标见表1。场区浅层地下水属孔隙性潜水，受大气降水和 

地表径流补给，勘察期间于钻孔中测得的地下水水位埋深在0．2～2．0m之间。地下水对砼 

无腐蚀性影响。 

土层物理力学性质指标 表l 

含水量 压缩系数 天然重度 粘聚力 内摩擦角 渗透系数 
层号 岩土名称 孔隙比 (％) (M

Pa ) (kN／m ) (kPa) (。) k (em／s) 

②一1 砂质粉土 27．8 0．788 0．14 l9．3 6．4 30．0 1．3×10一 

②一2 砂质粉土 25．4 0．737 0．14 l9．5 3．9 31．7 8．3×10一 

②一3 砂质粉土 27．4 0．788 0．16 19．2 4．9 30．9 1．9×10一 

②一4 砂质粉土夹粉砂 27．3 0．766 0．14 l9．5 4．4 31．6 

抗拔试验方法及步骤 

1．试验方法 

锚杆的破坏形态有：①注浆体与岩土体间剪切破坏；②锚杆杆体抗拉强度不足破坏；③ 

锚杆杆体与注浆体界面破坏；④锚杆埋人稳定地层能够使地层呈锥体拔出。对粉砂土而言， 

锚杆的承载力通常不由杆体与注浆体间裹力控制，而由注浆体与岩土体问极限剪切强度确 

定 。本工程按照《土层锚杆设计与施工规范》 要求，需对抗浮锚杆进行抗拔试验，以确 

定由注浆体与岩土体间控制的抗拔力。根据场区的岩土情况，共对分布在场区不同位置的 

58根抗浮锚杆进行了抗拔试验。如图1所示，锚杆抗拔试验采用ZB1／630A高压油泵与穿 

心千斤顶加荷，用电阻应变式力传感器与静力触探记录仪显示加荷荷载，用百分表显示锚头 

位移。 

记录仪 

e 、 白分袁 
、 面 螺母 

一，，佳垦器 

【 锸什 王筋 I 

J ——、、L、 
；，
妻 王_斤顶反力装置 

一 n 

锚杆注浆体i 广] ～＼＼J 

千分表固定架 

图 1 锚杆抗拔试验装置示意图 

2．试验步骤 

(1)试验前对千斤顶、压力表、传感器、记录仪和百分表进行标定校核。锚杆灌浆8～13 

天后进行抗拔试验。 

(2)安装锚杆抗拔试验装置，试验需3人完成。一个负责加载和压力表读数，一个负责 

百分表读数，一个负责记录。 

(3)根据设计要求，最大试验荷载为锚杆设计轴向拉力值的1．5倍，即75kN，分五级加 

～ 

上 

一 ～ ⋯ _．1【 
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荷，每级加荷后根据规定的时间间隔，对百分表进行不少于3次的读数，若连续3次读数的 

变化不超过0．1 mm，即认为此级荷载位移稳定，可施加下一级荷载。 

(4)抗拔试验过程中，若锚杆发生破坏，应立即停止试验，锚杆破坏标准为：①后一级荷 

载产生的锚头位移增量达到或超过前一级荷载产生位移增量的2倍；②锚头位移不收敛；③ 

锚头总位移超过设计允许位移值。 

(5)施加到预定荷载后，待锚头位移稳定，分三级卸荷，卸荷读数要求同(3)。 

(6)拆除试验装置，整理试验数据，绘制锚杆验收试验图。 

试验成果及分析 

58根锚杆验收试验数据见表2，锚头位移单位为mlTl；锚杆验收试验典型的Q～s曲线见 

图2、3、4 r． 。 

抗浮锚杆试验数据 表2 

＼ 黟 
79 310 95 121 125 214 234 288 291 293 276 298 339 350 379 

荷 

0(kN) 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 

10(kN) 0．o0 0．o0 0．70 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 

30(kN) 0．79 2．5 1．25 2．71 0．42 0．45 0．5 0．8 0．38 0．85 0．06 0．28 0．9 3．03 1．78 

50(kN) 1．64 7．92 1．6 9．3 1．14 0．92 3．02 1．45 0．83 2．36 0．41 0．71 2．23 7．26 6．15 

60(kN) 2．28 8．72 。．78 15．8 1．45 1．15 4．02 1．88 1．12 3．39 0．56 1．02 2．95 8．71 0 

75(kN) 3．88 13．4 2．25 16．4 2．53 1．83 6．27 2．96 5．18 6．28 1．18 1．66 5．28 12．1 0 

50(kN) 3．22 12．7 2．01 23．4 2．19 1．62 5．91 2．5 5．23 6．28 0．95 1．38 4．93 l1．1 0 

10(kN) 2．25 9．99 1．53 19．6 1．28 1．75 4．15 1．79 4．41 6．16 O O．41 4．24 9．O1 0 

0(kN) 1．61 7．26 0．93 19 1．11 0．56 2．9 1．5 3．13 5．88 0 0．21 3．82 7．21 0 

抗浮锚杆试验数据 续表2 

＼岔移 394 397 504 524 555 577 689 714 768 787 809 829 483 630 634 
荷我＼＼ 
0(kN) 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 

10(kN) 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．o0 0．01 0．01 0．18 

30(kN) 1．3 1．37 0．35 O．57 0．75 0．86 1．7 1．34 0．85 0．43 2．28 0．6 0．24 0．38 0．21 

50(kN) 22．1 3．14 1．49 1．88 1．41 3．5 5．22 5．02 2．21 1．3 5．08 1．44 0．58 0．5 0．43 

60(kN) 27．1 3．75 2．09 2．88 1．71 4．65 6．92 6．11 2．86 1．82 5．6 1．68 0．69 0．63 0．56 

75(kN) 35．3 5．79 3．85 3．57 2．33 7．33 10．5 9．29 4．48 2．87 7．31 2．49 0．86 0．77 0．83 

50(kN) 35．9 5．48 3．31 3．1 1．77 7．11 10．2 8．75 4．13 2．65 6．38 1．94 0．69 0．67 0．61 

10(kN) 34．4 4．31 2．3 2．08 0．39 6．14 9．o2 6．81 2．65 1．62 5．85 0．78 0．64 0．4 0．28 

0(kN) 31．3 3．46 1．68 2．02 0．02 3．34 8．05 5．46 1．89 1．05 4．6 0．63 0．26 0 0．04 
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抗浮锚杆试验数据 续表2 

＼ 移 
488 358 530 405 217 220 268 154 150 480 l45 248 l79 l92 544 

荷载＼  
0(kN) 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 

10(kN) 0．08 0．0l 0．06 0．07 0．02 1．00 0．00 0．0l 0．15 0．0l 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 

30(kN) 0．24 0．24 0．2 0．14 0．44 1．38 0．5l 0．86 0．34 0．18 0．48 0．6 0．42 0．68 0．69 

50(kN) 0．39 0．85 0．42 0．56 0．5 1．64 1．04 3．34 0．54 0．35 1．98 2．o6 1．02 1．82 l。3l 

6o(kN) 0．56 1．03 0．52 0．89 0．6 2．5 1．08 7．49 0．7 0．43 2．2l 2．7 1．25 2．3l 3．96 

75(kN) 1．28 3．67 0．79 2．58 0．88 3．6 1．46 l0．0 1．26 0．68 2．87 4．3 1．88 3．7l l5．8 

50(kN) 0．99 2．98 0．66 2．14 0．54 3．37 0．98 9．56 1．1 0．53 2．4 3．48 1．55 3．22 l5．4 

l0(kN) 0．7l 2．2 U．44 1．32 0．18 2．76 0．55 8．69 0．75 0．0l 1．58 2．34 0．44 2．05 l5．1 

0(kN) 0．37 0．94 0．29 0．66 0．02 1．67 0．05 7．8 0．23 0 1．28 1．25 0．1 1．45 14．0 

抗浮锚杆试验数据 续表2 

＼ 移 
546 509 482 502 579 409 427 334 406 337 244 242 204 

荷载＼ 
0(kN) 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 

l0(kN) 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 0．00 

30(kN) 0．6l 0．48 1．3l 1．02 0．78 0．52 0．45 0．39 0．25 0．5l 0．75 0．54 0．38 

50(kN) 1．49 1．79 3．0l 1．7 1．23 1．38 1．2 0．99 0．96 0．83 1．74 1．1 0．74 

6o(kN) 1．95 2．45 3．88 1．9 1．36 1．9 1．56 1．2l 1．3l 1．45 2．24 1．3l 0．89 

75(kN) 3．24 4．2 6．44 2．5l 2．8 3．18 2．42 1．98 2．7 3．7 3．36 2．48 1．18 

50(kN) 2．9 3．2l 5．86 2．2l 2．57 2．72 2．05 1．75 2．28 2．35 2．87 1．93 0．97 

l0(kN) 1．45 2．15 4．22 1．36 0．78 0．84 0．95 0．82 1．32 1．8 1．45 1．78 0．34 

0(kN) 0．86 1．72 3．27 0．7l 0．45 0．75 0．58 0．7 0．88 0．8 0．62 0．3l 0．27 

Z  

0 

-R 

J 

图2 204 、334 和192 锚杆Q～s曲线图 图3 350 、577 和714 锚杆Q～s曲线图 

抗浮锚杆试验根据工程进度分两个阶段进行(2004．4．1～2004．4．24试验4O根锚杆， 

2004．5．1～2004．5．5试验18根)。由表2可见，所随机抽样的58根抗浮锚杆当中的大部分 

锚杆的上拔位移在试验最大荷载为75kN作用下都趋于稳定，其典型的Q～s曲线见图2、图 

3。根据《土层锚杆设计与施工规范》中第5．3．5条的规定，永久性锚杆的验收试验标准为 
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当锚杆在最大试验荷载作用下，位移趋于稳定，即满足设计要求判为合格。本次试验荷载为 

75kN(轴向设计拉力值的1．5倍)时，所检测的58根锚杆只有3根锚杆不合格，合格率为 

94．8％，不合格的抗浮锚杆的Q～S曲线见图4。 

以往对抗浮锚杆的检测只关心抗拔力， 

而对锚头位移未作特别规定。事实上，锚头 

位移是关系到抗浮锚杆正常发挥作用的一个 

关键指标。本次试验取设计荷载下的位移允 

许值为5．0mm。若以此标准来衡量，本次试 

验荷载为75kN(轴向设计拉力值的1．5倍) 

时，所检测的58根锚杆有8根锚杆位移不合 

格，总的锚杆合格率为86％，位移变化较大的 

抗浮锚杆的Q～S曲线见图3。 

锚头位移s，m 

图4 379 、394 和544 锚杆Q～s曲线图 

以往的抗拔试验涉及抗浮锚杆卸载较少，不能无法全面了解抗浮锚杆的力学性能。本 

次抗浮试验对58根锚杆分五级加荷，每级加载观测时间内测读锚头位移不少于3次，分三 

级卸载，典型的Q～S曲线见图2、图3。由图2、图3可见，位移小的抗浮锚杆的加载曲线的 

斜率和卸载曲线的斜率较一致，说明卸载后锚杆的回弹好，而位移大的抗浮锚杆的卸载斜率 

比加载斜率陡，产生的残余变形较大。 

结语 

本工程所随机抽样的58根抗浮锚杆具有代表性，且符合规范规定3％的抽样量。大部 

分锚杆抗拔力在设计要求的1．5倍即75kN情况下位移量能够稳定，卸荷后回弹好，能满足 

设计要求，这说明抗浮锚杆的设计和施工基本是成功的。对少数抗浮锚杆产生较大变形以 

及破坏的原因分析如下：位移主要是锚杆主筋与砂浆体问的相对位移，而砂浆体与土体的相 

对位移较小，造成的原因可能是施工时注浆不够密实或试验时锚杆的养护时间较短。 
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刖 罱 

SMW工法在软土基坑工程中的施工实践 

张健超 

(上海三维工程建设监理有限公司 上海 200060) 

近年来，随着我国经济与城市建设的迅速发展，地下工程愈来愈多，开发和利用地下空 

间的要求日显重要，SMW(Soil Mixing Wal1)工法是一种新型的基坑支护技术，也称劲性水泥 

土搅拌桩法。其作用机理是利用搅拌设备就地切削土体，然后按一定比例注入水泥浆，形成 

均质水泥土挡墙，并在挡墙内按一定布距及深度插入型钢，形成一种劲性水泥土搅拌桩复合 

结构。近年来，该工法在上海多项地下工程中成功地得到应用。1999年建设部将SMW工 

法列入高科技推广项目。SMW工法桩与其他围护工艺相比，具有施工简便、造价低、无污 

染、抗渗性好等特点。本文作者结合工程实例，介绍SMW工法在软土基坑支护工程中的工 

程实践。 

工程及地质概况 

1．工程概况 

2H600*300 2H500．200 

2H700*300 l H500．200 

嗣护固粱 

砼支撵 

图1 基坑支护平面图 

上海外高桥某地下停车库工程面积33m X 1 13m，基坑大致呈长方形，基坑大面积开挖深 

} 收稿 日期：2004年 l2月 
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度5．45m，集水坑深度6．87m。本工程基坑支护的支护平、剖面图见图1、图2。 

工程地质及水文地质条件 

图2 基坑支护剖面图 

本工程场地位于东海之滨，地貌形态单一，属上海地区四大地貌单元中的滨海单元中的 

滨海平原类型，其土层分布及主要强度指标见表l。 

土层分布及主要强度指标 表 1 

地层深度 土层厚度 重度 峰值粘聚力 峰值内摩擦角 
土层名称 (

m) (m) ŷo(kN／m ) c(kPa) ‘p(。) 

①一1杂质土 2．oo 2．oo 17．O 0 20 

②粉质粘土 2．5O 0．5O 18．5 20 24 

③淤泥质粉质粘土 1O．5O 8．oo 17．3 9．O 22．5 

③夹粘质粉土 11．70 1．2O 17．4 7．0 32 

③淤泥质粉质粘土 12．70 1．oo 16．8 9．0 22．5 

④淤泥质粘土 21．o0 8．3 16．5 12 l1．5 

⑤粘土 25．50 4．5O 17．O 19 9．0 

⑥粉质粘土 未钻穿 未钻穿 19．4 51 16．5 

场地29．8m深度范围内的土层按其成因可分为6层，地下水埋深在0．9m～1．20m，平均 

1．04m，场区东角角处有一条暗浜，暗浜宽约15m，深约4．1m，地质条件较差。 

基坑围护方案的确定 

本工程围护方案综合比较见表2： 

围护方案综合比较表 表2 

围护方案 适用基坑深度 技术条件 抗渗性 可操作性 预算造价(万元) 

地下连续墙 深 成熟 幅问易渗水 施工复杂 387．5 

钻孔灌注桩 较深 成熟 抗渗性较差 较灵活 291．8 

SMW工法 一般不超过14m 成熟 好 灵活 222．4 
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通过上表比较可知，SMW工法不仅具有施工简便、无污染、抗渗性好等特点，而且平均 

造价比地下连续墙低30％，比钻孔灌注桩低20％。由于本工程地质复杂，地下水位高，工期 

短，施工红线范围小(其中南侧因靠近道路红线仅lm)，并考虑造价等因素，通过综合比较， 

选用SMW工法这一新的支护方案，SMW工法地下连续墙作悬挂式隔渗帷幕。SMW工法围 

护工程量造价见表3： 

SMW工法围护工程量造价表(310延长米) 表3 

项目 工程量 估算单价 小计(估算)万元 

1：H500}200}10}16 231吨 2200 吨 50．82 

2：H500 300}11}18 228吨 2200 吨 50．16 

3：三轴水泥土桩(a=20％) 2765m 320 Tt_,／m。 88．48 

4：H型钢30天超期租费 459吨 8 吨／天 11．02 

5：搅拌桩(13％) 858m 175 m。 15．02 

6：搅拌桩空钻 1158m 35元／m。 4．o5 

7：注浆 256m 85元／m 2．18 

8：注浆空管 333m 20元／m 0．67 

总计(万元) 222．4 

SMW工法施工参数的确定 

1．人土深度的确定及基坑稳定性分析 

根据上海市《基坑工程设计规程》，通过对抗管涌，抗坑底隆起等分析，确定桩的人土深 

度H=9m，本工程基坑底标高h ：一5．75m，自然地平h：=一0．3m，计算基坑深度h=h 一 

h：=5．45m，根据上海地质及支撑围护情况，型钢的人土深度为基坑深度的0．8～1．0倍，取 

1．0，故型钢取10．9m，本工程取 12m，即插入开挖面以下6．55m。为防止开挖时基坑面出现 

涌水涌砂等不良现象，并结合工程实际，本工程取桩人土深度为7．8m，桩长取13．25m|】J。 

围护墙土压力按朗肯理论计算如下式： 

主动土压力： 

P =yhtg (45。一 ／2)一2Ctg(45。一 ／2) (1) 

被动土压力： 

P =yhtg (45。+ ／2)+2Ctg(45。+ ／2) (2) 

地面附加荷载取20kPa，基坑安全系数按二级基坑进行验算。 

坑底土抗隆起稳定性按下式验算： 

抗隆起安全系数 

= (TD N。+CN )／[7(H2+D )+q] (3) 

式中 H2一基坑开挖深度，m； 

C一坑底土体内聚力，kN／m ； 

q一地面超载，kN／m ； 

D 一入土深度，m； 



34 地 基 处 理 第l6卷1期 

Ⅳ 、Ⅳc一地基承载力系数。 

代人数据得K =1．28>1．2，其它基坑稳定性安全系数及围护结构稳定性安全系数经验 

算各项指标均满足要求。 

2．水泥土配合比及SMW机型的选定 

日本采用SMW工法时，针对不同土层特点，建议了以下几种水泥浆配比，如表4所示。 

不同土层SMW施工水泥浆配合比 表4 

配合比 土质特征 抗压强度(MP
a) 水泥(k

g) 膨润土(kg) 水(L) 

粘性土 300—450 5一l5 450 900 0．5一1．0 

砂性土 200—400 5—20 300—800 0．5—3．O 

砂砾土 200—400 5—30 300 800 0．5—3．O 

本工程根据现场试验，确定水泥掺量为20％。采用普通425 水泥。 

900 L=1 2 

A— A 

打桩架 

钻机动力头 

钻杆 

连绩装置 

钻头 

支承架 

图3 SMW截面图 图4 SMW工法所用施工装置 

综上分析，本工程SMW工法施工参数确定如下： 

SMW工法桩直径为(／：~650mm，桩长14．5m，桩中心距为450mm，两根搅拌桩之间的搭楼 

250mm，H型钢长度12m，d／~650三轴搅拌桩，水泥掺人量20％。采用13本进口的三轴搅拌 

机，SMW细部围护截面及机型(ZKD110)见图3，图4。 

SMW工法施工 

匡 悃  

箭 ㈣掰黜掰趱  
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1．本工程SMW工法施工工艺见图5 

、
SMW 

占机 

(a)导沟开挖 (b)置换导轨 (c)设定施工标志 (d)SMW钻拌 (e)置换应力补强材 

(f)固定应力补强材 (g)施工完成SMW(h)废土外运 (I)圈梁施工 

图5 SMW工法施工工艺流程图 

2．施工质量控制措施 

(1)桩体精度控制 

在施工中，主要进行桩体垂直度与桩体中心距的精度控制。孔径误差控制小于2cm，垂 

直度不小于1／200桩长。通过桩体控制使搭接的连续性与防水性能达到预期目标。 

(2)钻速控制 

本工程施工过程中钻速控制在0．5～1．Om／min范围内，提速控制在 1—2m／min范围 

内，以此充分发挥水泥土的密实性与桩体的止水效果。 

(3)压浆控制 

施工中钻进的注浆为额定浆量的70％～80％。提升搅拌时注浆量为额定浆量20％ ～ 

30％，以此防止断桩。 

(4)坑底注浆加固 
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为进一步提高基坑围护安全系数，本工程桩的①轴与②轴，⑥轴与⑦轴，D轴与F轴之 

间进行坑底注浆加固，a=13％，注浆深度一5．60～一9．60m之间。 

(5)施工冷缝的预防及处理 

施工过程中，必须确保工序连续。一旦出现施工冷缝，则应对冷缝进行加固补强，可在 

外围增设 1～2排素桩，并与主体围护桩紧密搭接。 

(6)型钢施工的质量控制 

型钢表面应进行除锈，并在干燥条件下涂抹减摩剂，搬运使用应防止碰撞和强力擦挤。 

且搅拌桩顶制作圈梁前，事先用牛皮纸将型钢包裹好进行隔离，以利拔桩。为确保基坑安全 

和周围环境保护，型钢起拔前SMW墙体和主体结构之间采用黄沙回填，每300—500cm浇水 

夯实一次，达到预期效果。 

SMW围护效果 

在基坑开挖及结构施工过程中，上海市地质勘察技术研究院对基坑变形进行全面监控， 

每天监测l～2次，监测结果表明围护结构墙底位移值不超过3cm，墙体最大位移值不超过 

3cm，地面最大的沉降值小于3cm，且抗渗性能良好，达到预期目的。 

结语与体会 皇日 口—-J H 

SMW围护工艺因其施工简便、抗渗性能好等优点，近几年来在上海基坑围护中得到不 

断推广，并在静安寺下沉式广场围护工程、轻轨宝兴路站围护工程、浦东南路下立交围护工 

程等工程中得到成功应用。但目前该工法在我国还没有一套完整的关于SMW围护结构设 

计可依据的规范，设计过程中只能参照有关规范或资料，整个设计过程在理论上尚缺乏统一 

性；同时水泥土与型钢组合构件受力机理尚不十分明确，尤其是减摩剂采用这种关系变得更 

加复杂，给施工也带来一定难度，为确保SMW工法质量并并充分发挥其优点，笔者有几点体 

会： 

(1)进一步完善和规范SMW的设计和施工规范，基坑设计时，必须充分验证桩长桩径 

及基坑各种稳定性系数；施工方面，必须是高素质的专业施工队伍。 

(2)型钢起拔是SMW经济效益的体现，但目前上海地区一些围护工程型钢未能及时回 

收。因此，必须控制好型钢起拔时间。此外，新型的型钢隔阻材料研制势在必行。 

(3)SMW作为一种柔性维护体系，在设计和施工时要充分考虑同基坑开挖和主体结构 

施工时空效应的有机结合。 

本工程基坑开挖深度相对来讲并不算深，但因地质条件较差，且受到周围环境等诸多因 

素的限制，围护方案的确定显得十分重要。通过对方案的认真筛选，最后确定采用SMW这 

种新型的围护工艺。该工程在实践中被证明不仅具有施工简便、抗渗性能好等优点，而且降 

低了造价，节省了工期。从这个意义上讲，本工程具有良好的借鉴意义，相信随着不断探索 

和工程经验的积累，该工法会凭借其施工简便、造价较低的优势在地下工程的建设中得到更 
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大范围的推广。 
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第七届全国“桩基工程技术"学术交流会 
第1号通知(会议征文通知) 

中国土木工程学会土力学及岩土工程分会桩基础学 

术委员会与中国工程建设标准化协会地基基础委员会桩 

与深基础分委员会拟定于2005年9月在浙江宁波召开 

第七届联合年会，本次会议的议题为：1．桩基工程理论与 

实践；2．讨论《建筑桩基技术规范》JGJ94—94的修订方 

案。现开始征集本届年会论文，论文包括下列内容： 

1．标准与规范 

(1)柱基工程新编规范(国家、行业、地方标准)介 

绍： 

(2)对有关规范中强制性条文的执行和修改意见。 

2．基奉理论及科研成果 

(1)单桩、群桩承载性状； 

(2)桩负摩阻力的理论与实践； 

(3)桩基承载力、变形计算分析新理论、新方法； 

(4)室内外原位及模型试验成果分析。 

3．设计 

(1)新桩型的应用及有关设计问题； 

(2)高层建筑桩基设计有关问题； 

(3)桩基工程质量事故处理，及复杂桩基典型工程 

设计实例； 

(4)桩基工程设if‘软件 绍。 

4．施工 

(1)桩基施工新工艺、新工法； 

(2)桩基施工常见事故现场处理方法及实例； 

(3)复杂工程施工实例介绍； 

(4)大直径桩、超长桩施工经验。 

5．『监理 

(1)监理对提高桩基质量和施工技术水平的经验总 

结； 

(2)桩基施工监理方法、手段及施工监理应注意的 

问题； 

(3)工程监理大纲汇总。 

6．检测 

(1)基桩检测新方法的探索与研究； 

(2)地区桩基静载试验资料分析和桩基动测经验总 

结； 

(3)动力检测中有关的经验参数及其选取方法； 

(4)《建筑桩基检测技术规范)JGJ106—2003施行中 

的问题和意见。 

7．施工设备和检测仪器 

(1)桩基工程施工新设备介绍； 

(2)检测仪器原理及性能介绍； 

(3)检测新仪器介绍。 

应征论文可用手写稿或打印稿(格式不限)，字数 

(含图案)不超过6000字，但要求文字及图表清晰，可供 

出版社编排。 

征文一式3份，于2005年5月31日前寄至：北京市 

三环东路3O号(100013)，中国建筑科学研究院地基所 

李大展收 

论文经编委会审查合格后将及时通知作者。 

衷心感谢您长期来对本委员会(桩基、地基基础)工 

作的关心和支持。 

此致敬礼! 

联系人：(高文生)电话：010—84282189 电子信箱：gwsyh@tom．tom 

联系人：(李大展)电话：010—84272233—2585 电子信箱：lidazhan22@163．tom 

中国土木工程学会土力学及岩土工程分会桩基础学术委员会 

中国工程建设标准化协会地基基础委员会桩与深基础分委员会 

2005年 1月20日 
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软粘土中超前锚杆复合土钉支护工作性能分析 

引言 

杨晓军 孙亚琦 

(浙江大学岩土工程研究所 杭州 3 10027) 

软粘土中单纯采用土钉支护容易发生基坑隆起等因地基土自承能力或粘结强度不够导 

致的破坏，为此有必要采用复合土钉支护，在保证支护体系安全稳定性的同时满足某种特殊 

的工程要求，如限制基坑上部变形、阻止边坡土体内水的渗出、解决开挖面的自立性或阻止 

基坑底面隆起等。 

目前复合土钉支护的设计分析主要依据工程经验。通过设置超前锚杆等辅助结构，使 

基坑开挖区的土体得到有效加强，但并不定量的对这种加强进行设计，而是在设计中作为安 

全储备。 

本文将对土钉支护中超前锚杆的受力机理进行必要介绍，并结合程序计算，讨论超前锚 

杆的结构设置对基坑抗隆起的影响。 

超前锚杆受力分析 

在软弱地基中开挖基坑，为提高土钉支护的稳定性，当施工到一定深度，通过设置松木 

桩、垂直注浆花管或小直径钢管(一般直径为159mm)形成穿过最危险滑动面，并有足够进 

人稳定土层深度的超前锚杆，提高土钉支护的稳定能力，超前锚杆顶部应与土钉钢筋焊接。 

典型剖面如图1所示。 

土钉主要通过土体与锚固体之间的摩擦力所提供的 

抗拔力来提高支护的整体稳定性。然而，超前锚杆的作 

用有别于土钉的作用，在土钉支护中，由于超前锚杆的存 

在，一方面，对滑动土体起着阻止遮帘作用(如图2(a))， 

另一方面，滑动土体对超前锚杆也存在着侧向土压力的 

作用(如图2(b))，由于超前锚杆之间存在着一定的间 

距，作用在超前锚杆上的土压力与朗肯土压力存在较大 

的差异。I【0与Matsui曾将土和桩分别作为Mohor—Cou一 

} 收稿日期：2005年 1月 

图1 超前锚杆复合土钉 
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l。mb材料和刚性体，考虑软弱土体从排桩间产生挤出的塑性变形，利用土的塑性理论建立了 

位于边坡中的排桩承受边坡滑动时的极限侧向土压力模型，并用室内模型试验进行了验证。 

这对超前锚杆在土钉支护中极限抗滑设计具有指导作用。屠毓敏将此二人的研究成果应用 

于土钉支护中的超前锚杆的抗滑作用分析。 

(a)抗滑力分布 (b)锚杆上的土压力分布 

图2 超前锚杆抗隆起作用 

It0与Matsui提出的排桩承受边坡滑动时的极限侧向土压力计算式为： 

P=Pss，一D2{or } ：0 

=c。 ( ) 如 ” {exp( × tan tan(詈+等))一2 ÷tan 一1 

+ ]_ I n 一2D 一 I} 
Ⅳp丁tanq~+Np一1 N Ttanq~+Np一1 ’ 

+ [Dl‘ D1)(v ⋯p( × tan~tan(8 +4 ] 

式中， =tan (手 詈)。 
D 、D 一分别为超前锚杆之间的中心距及净距； 

C、 一地基土的抗剪强度指标； 
一

地基土的重度。 

则由式(1)可知，P为z的一次函数，其表达式可简化 

为： 

P(z)= + z (2) 

令： 

= KhD／E ，p (3) 

屠毓敏在式(1)基础上，提出超前锚杆在复合土钉支护 

中的位移随深度变化的计算式： 

，， +a]z+a2z2+1237,3 +

南 +南  
Y=e一 (a4sinaz+a5cos0 )+e (a6sinctz+a7COS0tZ) 

地面 

∈_ 

基坑底面 ∈．—一 
∈——一 

＼ 
∈_———— 

∈_———一  

滑动面 ∈——— —一  
0 { 

／＼／＼，- 

＼̂／＼，＼／_ 

卜̂ 、／＼／＼广 

—

_}。，＼／̂ ＼，_ 

z／m 

‘-( Ld)㈩ (0≤z≤ 
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kr是土钉的水平刚度系数，令K=kr／(Ep )， =aLd，上式中的待定系数口o、口。、口： 

、 口3、口4、口5、口6、口7，可由矩阵求得： 

l O O O —l O —l O 

) l 0 0 — — 

) 0 l 0 0 0 一 

) 0 0 3 一 3 一 3 3 3 

) 0 2 —6H 0 0 0 0 

K —KH K 6一KH 0 0 0 0 

) 0 0 0 tan／3 —1 一e2~tan／3 e 

) 0 0 0 1一tan／3 1+tan／3 一e： (1+tan／3) 一e (1一tan ) 

其中b。、b：的表达式如下： 

一  +南 
岛 一南 一 Kf,盯。+南 

超前锚杆抗隆起影响因素 

(5) 

(6) 

(7) 

有了超前锚杆的受力分析，土钉支护设计时，就可以对超前锚杆的设置进行定量设计验 

算，而不仅仅将其作为一种安全储备，只根据经验布置。 

本文编制了考虑超前锚杆受力的土钉支护抗隆起稳定性的程序，下面将利用这一程序 

验算基坑的抗隆起稳定性，并探讨超前锚杆抗滑的影响因素。 

1．程序计算 

某一基坑开挖深度为6．4m，位于粘土和软粘土地基中，无地下水位，，二阶放坡，坡率均 

为 1，平台宽度6m。为安全起见，认为地表有 15kPa的大面积超载。基坑开挖区内地基土的 

主要物理力学性指标如下表所示。 

场地土的主要物理力学性指标 表1 

土层 厚度(m) 粘聚力(kPa) 内摩擦角(。) 重度(kN／m ) 

淤泥质粘土 30．4 10．0 7．2 17．o 
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当超前锚杆的直径保持lOOmm，调整超前锚杆间距，计算结果如表2及图4所示。 

不同间距下的安全系数 表2 

I 间距(m) 0．1 0．2 0．3 0．7 0．8 0．9 1．0 

1．43 1．42 1．4l 1．40 1．3998 1．3992 1．3987 

1．44 

1．43 L 

1．42 

1．41 L 

1．4 L 

1．39 L———————～ ——j——————————L ———————L—一  

0 0．2 0．4 0．6 

锚杆间距 

图4 随超前锚杆间距变化 

如果让超前锚杆的间距不变，为1m，改变锚杆的直径，则计算结果如表3和图5所示。 

不同超前锚杆直径下的安全系数 表3 

l 直径(mm) 80 90 loo l10 l20 l30 l40 l50 l6o 

I Fs 1．38 1．39 1．40 1．50 1．6o 1．72 1．84 1．97 2．11 

2·3『 
2·1 

j 
1．5 

1·0 
85 95 lO5 115 125 135 145 155 16,5 

锚杆直径 

图5 随超前锚杆直径变化 

2．超前锚杆抗隆起影响因素分析 

由表2可知，随着超前锚杆间距的不断减小，锚杆排列越来越密集，安全系数逐渐增大， 

图4显示，超前锚杆间距越小，曲线不断向x轴逼近，当超前锚杆紧挨着排列，安全系数则变 

得无穷大。从实际工程上来看，即只要超前锚杆的刚度足够大不至于被剪断，此时排桩就变 

成里连续墙，土体将无法从超前锚杆间滑过，搭接排列的深层搅拌桩作为超前锚杆就可以视 

为此种情况。 
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表3和图5表明，超前锚杆的直径增加，抗隆起安全系数也随之增大，且增大的速率较 

减小超前锚杆间距要快。可见抗隆起安全系数与超前锚杆的间距成反比，同超前锚杆直径 

成正比，超前锚杆间距越小或者直径越大，其抗隆起能力越强。 

3．超前锚杆嵌固深度 

超前锚杆应该具有一定的人土深度，以给予整 

个支护体系足够的抗滑作用，同时还可以防止从超 

前锚杆的底部绕过，保证稳定性。当超前锚杆采用 

水泥搅拌桩时，土体一般很难从桩身处挤过，因此 

对绕桩底滑动破坏的验算显得尤为重要。下面采 

用按圆弧滑动条分法，通过程序计算，考察超前锚 
杆人土深度对安全系数的影响。 图6 土体从桩底绕过 

依然采用上一个算例中的土体的各项指标，超前锚杆采用直径600mm按lOOmm搭接的 

水泥搅拌桩，此时，土体无法从桩身处挤过，但如果桩不具备一定的嵌固深度，围护结构仍然 

会有发生破坏的可能。 

表4是超前锚杆在不同人土深度情况下滑弧安全系数变化情况。 

不同嵌固深度下的安全系数 表4 

l 深度(m) 0 1 2 3 4 5 6 

I 0．92 1．05 1．13 1．26 1．39 1．45 1．6o 

1．8 

图7 随超前锚杆入土深度变化 

将表中数据绘制成曲线，如图7所示可见，超前锚杆人土深度不断增加，安全系数也同 

方向增长。这是因为锚杆埋深越大，滑动弧的半径也越大，而抗滑力矩的增长大于滑动力 

矩，基坑支护也就难以从桩底滑过破坏。 

有了关于超前锚杆人土深度对安全系数影响的定量计算，在对土钉支护进行设计时，就 

可以更周密的考虑到超前锚杆人土深度的设计问题，从而有利于围护结构设计更趋安全合 

理。设计时，先根据以往经验和实际工程的具体要求，为超前锚杆设定某一人土深度，当最 

危险滑动面不从桩身滑过，而是穿过超前锚杆的底端，最小安全系数设计值应满足稳定性要 

求。 



2005年3月 地 基 处 理 

结语 

本文通过将对按一定间距排列的超前锚杆视作侧向受力的排桩，介绍了排桩侧向土压 

力的分布形式，并把这一分布形式引用到超前锚杆中，分析超前锚杆的受力，对超前锚杆在 

复合土钉支护中的工作机理进行分析，对影响超前锚杆坑底抗隆起作用的因素进行研究比 

较，最后还对超前锚杆人土深度问题进行了有益探讨，并得到以下结论。 

1．在软弱地基中设置超前锚杆是提高土钉支护稳定性的有效手段，往往采用松木桩或 

小直径钢管做成。 

2．超前锚杆其实就是打人土中的排桩，其受力分析可按排桩受侧向土 压力形式进行， 

因此就可能对超前锚杆进行定量的结构设计。 

3．设置了超前锚杆的复合土钉支护，其基坑抗隆起安全系数与超前锚杆直径成正比。 

直径越大，基坑的抗隆起能力越强。 

4．土钉支护的基坑稳定性与超前锚杆间距成反比。超前锚杆间距越小，基坑稳定性越 

好，越不容易发生隆起破坏。 

5．超前锚杆的人土深度对基坑的稳定性有着重要影响，必须给予足够重视。 
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三峡大坝帷幕灌浆施工中 

“大耗水、小单耗”问题的化灌处理 
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【提要】本文叙述了针对三峡大坝帷幕灌浆中出现的“大耗水、小单耗”问题所采取的化学灌浆处理方案及 

其实施过程与方法、检测分析等。其结果表明，所选取的方案合理，实施效果良好。 

帷幕施工与“大耗水、小单耗"问题 

大坝防渗帷幕的灌浆材料多以水泥浆为主，但由于水泥属颗粒性材料，对某些微细裂 

隙、裂缝或孑L隙的处理往往不尽人意。可采用不含颗粒成分的真溶液化灌材料作替代进行 

补充处理。三峡二期工程防渗帷幕水泥灌浆的部分孑L口段出现“大耗水、小单耗”现象，采用 

了丙烯酸盐浆材的化学灌浆处理，收到了好的灌浆效果。 

大坝坝基灌浆材料以湿磨细水泥浆材为主，大吸浆量部位采用普通水泥材料。三峡大 

坝二期工程泄洪坝段(I&IIB标段)帷幕灌浆设计总量为7．05万m。从 1747段检查孑L压水 

结果看，合格率为98．5％，表明灌浆正常，帷幕设计合理。 

根据三峡工程的具体情况分析认为：凡灌前压水透水率 1～3Lu、单耗不大于1kg／m，和 

透水率3～5Lu、单耗不大于5kg／m者以及透水率不小于5Lu、单耗不大于10kg／m者均被认 

为是“大耗水、小单耗”问题。据统计，存在上述情况的主帷幕有68段，孑L口段占64段，封闭 

帷幕有97段，孑L口段占85段，表明“大耗水、小单耗”问题主要出现在孑L口段。而防渗帷幕 

在孑L口段的渗流水力梯度最大，幕体被击穿破坏可能性最大的部位就在这里，因而该段灌浆 

质量尤为重要。为使工程不留隐患，有必要在水泥灌浆结束的基础上再采用化学浆材进行 

补充处理。 

化学灌浆处理 

1．设计与要求 

收稿 日期：2005年 1月 
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经搜集大量资料总结出“大耗水、小单耗”出现频率高低规律为：封闭帷幕较主帷幕发生 

频率高；单排幕较双排幕发生频率高；岩体微细裂隙发育部位发生频率高。依据这些规律， 

重点在挡水水头H>100m的异常孔两侧和建基突变部位上弯处、顺河向断层发育部位进行 

布孔，其次在封闭帷幕集中发生部位布孔，典型的布孔方式如图l、2。 

流自· - 流 
、  

：：I  
． ． ‘‘ ：⋯ 一 潮 。衄垃樯基础棘 。土蛙蔓 越攥孔轴域 ll序孔l序孔、化学_l浆孔 ’、 !堡 泉孔一 三 一 化 絮孔 。虎_。̂tL 

} ． 段上游基础 釉 墨 孔c1lPII厚孔 ·”砰fL。。 ： 辟孔t c 一。 ． 

图1 主帷幕化灌孔布孔举例图 图2 封闭帷幕化灌孔布孔举例图 

钻孔一律采用人岩5m直孔，分II序施工，分2段检查压水，全孔l段灌浆。第l段长 

2m，第2段长3m。主帷幕压水压力2．OMPa，灌浆压力2．5MPa；封闭帷幕压水压力 1．0MPa， 

灌浆压力1．5MPa。灌浆遇涌水孔段待凝不小于2h后，扫孔观察，若仍有涌水再复灌。化灌 

结束扫孔并封孔。 

检查合格标准：经化学灌浆的区，灌后压水检查基岩透水率q<lLu，孔段合格率100％。 

2．材料及设备 

(1)材料性能与配制 

由于丙烯酸盐具有粘度低、不含颗粒、可灌性好、凝胶时间可准确控制，凝胶体渗透系数 

低、抗挤能力强等优点，所以选其为化灌浆材。 

化灌材料丙烯酸盐技术标准表 表1 

外观 淡绿色液体 

丙烯酸盐含量 36％ 

密度(g／m1) >l l8 

PH值 6．1～7．O 

粘度2O (mPa·S) <3O 

浆液粘度20'12(mPa·S) <2 

Q~<5L／min时，采用5O～60min；5L／min~<Q≤lOL／min时，采用 浆液胶凝时间 

4JD～50min；Q>10L／min时，采用2O一30min 

胶体的渗透系数cm／s <5×lO一 

i j 
内 。博 

j篓 ， L 
j ； 

l ，#I，． 

冈 嚣： 一
． j 

j f 

— — L一 ：⋯  ： 

r蠢一 

图3 丙烯酸盐浆液配置及灌浆-r"艺流程图 
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浆液配制要求：主要原材料使用前有效含量不低于以下值：丙烯酸盐浓度不低于36％， 

NN’一次甲基双丙烯酰胺单体有效含量不低于80％；过硫酸铵有效含量不低于95％。配浆 

用水清洁透明，不含易氧化或易还原性的物质。各原材料用量先按设计给定计算公式进行 

多组组合试配，得到符合要求的配比如表2用于生产。其配浆工艺如图3。 

丙烯酸盐配方 表2 

～
用 料 

＼  ＼ 丙烯酸盐 双丙烯酰胺 三乙醇胺 过硫酸胺 铁氰化钾 
要 求 —、 

设计要求 l2％ l一2％ l～2．5％ 0．5一1．5％ <0．1％ 

实际用量 l2％ 1．5％ l％ 0．8％ 0．O5～0．08％ 

(2)钻灌主要设备 

钻孔采用XY一2PB回转式钻机。灌浆采用自制的齿轮化灌泵，可孔口循环，压力可达 

5MPa以上，排量最大50lMmin。 

3．施工工艺及方法 

(1)工艺流程 

测量放样一钻孔一冲孔一阻塞一压水一灌浆一胶凝 1小时后拔管一扫孔一水泥浆封 

孔。 

(2)施工方法 

①钻孔、冲洗：孔径采用~56mm，人岩5m后用大量水流冲洗孔壁，直到回水澄清 10min 

后结束，并测量、记录孔深。孔底残留物厚度要求小于20era。 

②阻塞、压水：冲孔结束立即进行灌前10min简易压水试验。试验采用分段阻塞方式进 

行，第一段阻塞在接触面以上砼内50cm，第二段阻塞在上段孔底以上50cm。依据压水结果 

估算配浆量。 

③灌浆：采用特制的孔内循环小阻塞器阻塞，射浆管为塑料软管，管口距孔底小于 

30cm。甲、乙浆液按3：1混合后倒人灌浆泵盛浆桶，开泵以浆赶水，将管内、孔内积水置换 

孔外，然后关闭排水阀采用“填压式灌浆法”灌注。结束标准为：在设计压力下，灌至连续3 

个读数小于0．1L／min结束。灌浆过程中据吸浆情况勤配少配浆以免浪费，并每配一次均取 

样放置观察，灌浆结束待最后一批混合浆液胶凝1 h后，松开阻塞器、拔管、扫孔、冲孔。 

④封孔：扫孔冲洗干净后，采用0．5：1浓水泥浆“置换和压力灌浆法”封孔。 
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图4 透水率随灌浆次序变化关系图 图5 单位注入量随灌浆次序变化关系图 
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4．效果检查与分析 

(1)透水率变化 

主帷幕及封闭帷幕灌浆前后压水及可灌性对比见表3，透水率及单位注入量随灌浆次序 

变化关系见图4、图5。 

灌浆前后压水及可灌性对比表 表3 

压水 透水率平均值 单位注入量 吸水率(1M
min) 起始吸浆率(1Mmin) 部位 

(Lu) (I／m) 段数 

I序孑L II序孑L I序孑L II序孑L I序孔 II序孑L I序孑L II序孑L 

右纵 主帷幕 4 0．2 0．14 3．07 3．08 0．26一1．97 0．18～1．63 0．3～2．1 0．76～1．95 

l～2# 封闭 
l2 2．63 0．24 l6．0l 4．1l 0．04—47．1 0．04—5．37 0．07～36．42 0．05～4．55 

坝段 帷幕 

泄洪 主帷幕 45 0．o9 0．1 1．52 2．53 0～1．65 0．02～2．0 0．05～3．0 0．07—2．25 

封闭 坝段 67 0
． 26 0．22 4．38 4．45 0．05～3．29 0．09一1．16 0．03—2．48 0．13—3．94 

帷幕 

左导 主帷幕 9 0．18 0．13 0．18 0．13 0．05～6．08 0．18～1．85 0．48—4．38 1．17～2．04 

墙坝 封闭 
4 0．o6 0．07 0．34 0．54 0．03～0．4 0．12～0．32 0．06～0．32 0．2～0．27 

段 帷幕 

左厂 主帷幕 l9 0．1l 0．16 0．1l 0．16 0．0l～2．74 0．O6～4．75 0．10～2．2 0．15～3．15 

ll～14 封闭 27 0
． 3l 0．12 3．87 1．53 0．04—4．69 0．02～1．56 0．03～4．3 0．1～1．75 

#坝段 帷幕 

0．1l 0．12 主帷幕 77 1
． 9l 2．43 

合计 (100％) (100％) 

封闭 0．5l 0．19 
ll0 5．3l 3．5 

帷幕 (92％) (95％) 

注：括号内的数据为透水率小于1 Lu的合格率。 

孔口段大耗水灌入量举例表 表4 

水泥灌入量 化灌前压水吸 透水率 丙烯酸盐浆液 类别 水泥孑L号 化灌孑L号 

(kg) 水率(1Mmin) (Lu) 注入量(L) 

0．67 0．15 

主帷幕 HGX7一I1—2 OX7一III一8 1．22 97．5 2
． 0 0．29 

l5．3 8．9 
0FYZ—I一8 HGFYZ2一l一7 48．26 l34．09 

5．64 2．2l 

封闭 2．79 1．47 0F
YZ—II—l0 HGFYZ2一l一9 8．62 280．10 

帷幕 47．12 l6．12 

0．96 0．48 
FX3一B一2 HGFX3一I1—2 l8．98 72．57 

1．04 0．36 

注：分子表示第一段压水吸水率、透水率，分母表示第二段压水吸水率、透水率。 

主帷幕：从表3看，灌前透水率平均值均小于1Lu，已满足水泥灌浆帷幕检查要求。从图 

4看I、II序孔透水率不随灌浆次序增加而降低，但不能说明灌浆效果不好，原因是：与微细裂 

隙的特性可能也有关系。由于化灌孔是针对“大耗水、小单耗”布置，主帷幕化灌孔布置呈跳 
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跃不连续状，不成规律是可理解的。为说明灌浆效果，从表4单孔举例看，有“大耗水”就有 

“大耗浆”，说明化灌补充处理有必要。 

封闭帷幕：从图4，表3看，透水率随灌浆次序的增加呈递减规律。I序孔透水率平均值 

为0．51Lu，透水率小于1Lu孔段合格率为92％，I序孔灌浆后，II序孔的透水率减为0．19Lu， 

小于1 Lu孔段合格率提高到95％，岩层透水性大大减小了。 

(3)注入量变化 

主帷幕：从图5、表5看，单注入量I、II序孔均不成递减规律，原因类同平均透水率情况。 

封闭帷幕：单位注入量随灌浆次序的增加呈递减规律。I序孔单位注入量为5．31Lu／m， 

II序孔减JJ,N 3．5L／m，递减34％，说明灌浆效果好。 

(4)检查孔压水(如表5) 

帷幕化学灌浆检查孔成果表 表5 

标段 检查部位 孑L号 砼(m) 压水段次 段长(m) 透水率(Lu) 

HGFX5一Jl 6．4 I 6．4一l1．5 0．0l 

HGFX6一Jl 3．7 I 3．7～8．7 0．O9 

I标段 泄洪坝段 HGFXl4一Jl 4．3 I 4．3～9．3 0．1l 

HGFX19一Jl 4．6 I 4．6～9．6 0．08 

HGFX21一J1 4．5 I 4．5～9．9 0．03 

IIB标段 左厂1 1—14#坝段 HGFZCll—Jl 9．3 I 9．3～l4．4 0．02 

从表5可知，透水率均小 于1Lu，满足设计要求。 

(5)可灌性分析 

从表3看，无沦是主帷幕还是封闭帷幕，各次序孔灌浆起始吸浆率均达同孔段吸水率的 

70％以上，说明丙烯酸盐浆材粘度低，在微细裂隙岩体中可灌性好。 

(6)孔内电视录像 

为了解孔壁人工冲洗，扫孔效果和孔内化学灌浆效果，进行了l0个孔内彩色录像，累计 

孔深 109．1m。检查结果表明：孔内冲扫效果好，仅局部见膜状乳白色丙烯酸盐附着；化灌效 

果显著，基本未见张开状裂隙。 

结语 

(1)针对三峡大坝防渗帷幕孔口段的“大耗水、小单耗”问题，在水泥灌浆完成后采用丙 

烯酸盐浆材进行补充处理，方法正确，效果好，消除了工程隐患。 

(2)丙烯酸盐浆材粘度低、可灌性好。但浆液配制原材料种类稍多，给现场施工管理带 

来不便，若能将原材料类进一步合成为2～3种，简化配浆，则更有利于施工。 

参考文献 
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The method of Chemistry Grouting to”great water—consume 

and little slurry —consume”of Curtain Grouting Construction 

in Three Gorges Project 

Yang Xuexiang 

(Yangtze University Jingzhou 434023) 

Li Yan 

(Gezhouba Group Company Yichang 443002) 

[Abstract]This paper depicts the management and analysis about the”great water—consume、 

little slurry—consume”of curtain grouting construction on the basis of in~oducing the curtain 

grouting project and construction．The result indicates that the chosen method is reasonable and 

the effect is all right． 

第二届全球华人岩土工程学术论坛将在南京召开 

“第二届全球华人岩土工程学术论坛(The2 

World Forum of Chinese Scholars in Geotechnical En— 

gineering)”主要宗旨是：①加强全球华人岩土工 

程学者的学术交流；②促进全球华人岩土工程学 

者之问的联系，探讨岩土工程研究的重大基础性 

问题，提高试验技术装备开发与应用水平。 

主办单位：河海大学 

协办单位：同济大学、法国里尔科技大学、中科院 

武汉岩土力学研究所、大连理工大学、南洋理工大 

学、香港大学、名古屋工业大学。 

大会组委会： 

主 席：徐卫亚(河海大学) 

执行主席：刘汉龙(河海大学) 

副 主 席：邵建富(法国里尔科技大学) 

冯夏廷(中科院武汉岩土力学研究所) 

楚 健(南洋理工大学) 

李煜龄(台湾中华大学) 

秘 书 长：高玉峰 

会议时间：2005年8月20～21日 返回会议回 

执：2005年2月15日 论文提交日期：2005年5 

月30日 

会议地点：河海大学，中国南京西康路1号。 

会议议题：①土力学与基础工程；②岩石力学与工 

程；③工程地质与环境；④隧道与地下工程；⑤环 

境岩土工程；⑥其它土工程问题。 

会议主页： 

http：／／www．GeoHohai．eom／GEO—WCS2004，欢迎 

从网上查询及通过E—mail咨询最新会议信息。 

联系人：南京市西康路1号，河海大学岩土工程研 

究所(210098)，高玉峰教授； 

电话：+86—25—83787287；传真：+86—25— 

867】3073 

(河海大学供稿) 
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厂房柱基下沉倾斜顶升纠偏复位 

陈国政 陈守平 

(中国有色金属工业西安勘察院基础托换公司 西安 710054) 

【提要】某厂房柱基下沉倾斜、属危房，经采用静压桩托换加固顶升纠偏，化险为夷。本文介绍设计、施工及 

试验结果，通过对成结果分析，证明顶升纠偏是成功的，得出的经验关系，对类似工程具有实用价值。 

刖 吾 

建筑物由于地基产生不均匀沉降、塌陷，导致结构墙体开裂和倾斜，轻者影响建筑的正 

常使用，严重时可使其丧失使用功能，甚至成为危房倒塌破坏，直接危及生命财产。 

因此必须分析地基病害原因，研究有效可靠治理方法，使既有建筑物恢复正常继续发挥 

正常使用功能等多种方法，但必须根据具体情况对症根治。根据笔者于陕西地区对于80多 

项既有建筑物进行地基加固补强顶升纠偏与复位工程的经验，采用静压桩托换顶升法效果 

极为理想。现介绍如下，供类似工程借鉴。 

工程概况 

陕西省富平庄里监狱机械加工厂车间，建于上世纪80年代，单层框架结构，高度 l2． 

2m，桩基间距6．0m，为钢筋混凝土独立基础，截面尺寸为2．4×3．0m，基础埋深 1．4m，其下 

有一层厚0．1m砼垫层，基础持力层为松散人工填土和新近堆积黄土，压缩系数a =0．9— 

1．43MPa一，属高压缩性和具有湿陷性土，承载力低( ≤100kPa)。 

该建筑建成经使用不久，发现地基下沉与倾斜，影响生产。曾采用砂灰桩在距墙基1． 

0m以外范围进行过加固处理，但下沉倾斜未得到控制反而持续发展。效果不佳说明治表不 

治本。2004年7月突然发现地基不均匀下沉，地面呈锅底形，上部柱顶产生偏移，屋盖顶端 

钢结构被拉变形螺栓脱节错位，因而导致墙体严重开裂，缝宽3—18mm，长达0．8—3．0m，经 

贴骑缝纸条时间不长断裂，裂缝发展恶化由底部延伸顶端，窗玻璃自动破裂掉下，表明地基 

尚未稳定，随时将有倒塌危险，严重危及生命财产和结构安全，故操作人员被迫全部撤离! 

收稿日期：2004年 11月 
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地基病害根源 

厂房地基严重下沉墙体倾斜，根据现场踏勘调查和挖掘操作坑揭露，分析其主要根源如 

下： 

1)建前无《岩土工程勘察》资料，未按照《湿陷性黄土地区建筑规范》(GB50025—2004) 

有关规定，采取防水排水措施和地基处理。 

2)管理不善，位于北侧中部有积水坑，西部卫生间多处大量集水倒灌，形成向地下注水， 

水源地无人管理，使水渗入地基中长期浸泡地基土。 

j)经挖操作坑发现坑壁有大量渗水，坑底有水流通过导致土质软化，呈饱和流塑状态， 

导致坑壁塌陷。 

4)北侧有污水井地下管道多处破裂并产生大量漏水，渗人地下从而严重浸泡地基土。 

5)地基处理欠佳，据挖掘操作坑观察基础下无灰土垫层，侧向曾加固的砂灰桩，镐易刨 

动极为松散。 

综合上述分析认为：基础持力层主要被水长期浸泡湿陷，土质软化，承载力大幅度降低， 

从而导致地基过量不均匀沉降。 

对建筑物下沉倾斜状况评价 

1)经实测厂房北侧中部最大下沉12．6cm，远超出规范规定值，按规范[1]，框架结构变 

形允许值的规定为0．003L(L为相邻柱基的中心距离)=6 X0．003=1．8cm。 

2)按规范[2]4．3．4条规定，倾斜率达到建筑物高度7％o者为危险建筑物的界限值，而本 

建筑物最大倾斜率达 11．3‰，为规范值1．6倍。 

属于危险建筑物已丧失正常使用条件。必须予以纠倾扶正挽救，使其恢复正常使用功 

能。 

地基加固补强顶升复位方案 

根据建筑物出现地基病害，造成结构墙体严重开裂和倾斜，已成为危险建筑，经综合分 

析按《静压桩托换加固顶升复位技术方案》，为最佳可行，因为它具有设备小巧，加固机理明 

确，非常直观，人为可控施压。原理是借基础上部结构荷载作反力，于基础底面中心下垂直 

压桩支顶，受力性能好，托换后有效阻止桩顶回弹，并形成反力维持稳定快。其功能可达到 

加固地基提高承载力，可靠传递荷载根除病害，可恢复建筑物正常安全使用并延长寿命，故 

而被采用进行补救性治理。 

地基加固补强顶升复位设计与施工 

1．设计 
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1)钢筋混凝土预制桩为方桩，截面尺寸为200 X 200ram，每节分别为 1．2m、1．0m，其中 

最下一节的尖桩为1．2m长，锥角为6O度，砼强度等级为C30。 

2)根据厂房地面沉降裂缝造成正常倾斜严重程度，桩中心位于距基础边50cm对称位 

置，桩中心距 1．0—1．4m，桩端均进入力学性能比较高土层中。 

o 

口 

_厂 一 、
、 

、、 
、 ’ ． ． ， 一 一 一  

0 过去加固的砂放桩C 税水坑 

图 1 静压桩托换地基加固补强竣工图 

具体桩位见图1。 

3)压桩终止压力，满足达单桩竖向承载力标准值1．5倍相应的土层内。 

4)根据结构荷载计算，每个桩基总荷载∑Q=1400kN，单桩竖向承载力标准值R 设计 

为246kN。 。 

5)每根桩压桩终止压力控制在350—400kN，托换压力≥压桩终止压力。 

6)为验证设计，指导施工，选择3根代表性桩做单桩静载荷试验(以下简称试桩)。 

7)先压桩而后恒压保持压力稳定再顶升复位。重点B桩基先顶升至 12cm止，随后在 

顶升上抬A、C桩基，顶升10．Ocm满足规范要求。 

2．施工 

因厂房北侧地势低洼，积水过多渗入地下，严重浸泡地基土而呈流塑饱和状态导致坑壁 

塌方极不安全。为此首先顶桩安全支护，再地基加固补强和顶升复位，有关技术要求按《既 

有建筑地基基础加固技术规范》(JGJl23—2000)规定[3]进行。施工顺序方法为： 

按确定桩位贴近柱基挖竖坑一基础下凿洞一下桩尖一接桩调整垂直焊接一桩端放置千 

斤顶一开动电动油泵施压一每节桩压完接桩焊接一再压桩焊接一达到控制压力止一拆除压 

桩装置一桩顶安置托换支架和千斤顶保持恒压一按规范要求试桩一设计桩顶起始压力为常 

数值一安置观测仪表和确定观测点一试顶一分段同步施压顶升一据观测顶升量数据调整平 

衡压力再施压一达到设计顶升量要求终止一桩式托换观测回弹一拆除全部装置一坑洞回填 

夯实一去模浇灌砼承台一采用振动棒捣实一恢复地面原貌。有关上述具体实施方法参见文 

献 。 

对成果分析及评价 

ii》 
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1．静压桩 

绘制代表性压桩力P与桩尖入土深度H关系曲线见图2。 

图2 桩编号l、2及3压桩力 

P一桩尖入土深度H关系曲线 

由此得出： 

图3桩编号l2试桩压力 

P一沉降S关系曲线 

1)桩尖入土深度H=7．91—17．07m，平均11．93m。 

2)压桩终止压力P=3l6．7—433．3kN，平均360．8kN，在350—400kN之间，满足设计规 

范要求。 

3)压桩力P基本上随桩尖入土深度H增加而增大，有时随深度增加压力反而减小曲线 

倒转出现反常现象，分析原因是与土的性质软硬程度不均匀有关。 

2．试桩 

试验P—S关系代表性曲线绘制图3，结果列入表1。 

基础下试桩结果汇总表 表l 

桩 桩尖入 压桩终 试验终 比例界 与P。相 总沉降量 总回弹量 s=5mm 单桩承载 压桩结束 

编 土深度 止压力 上卜压力 限P 对应沉降 ∑s ∑As 对应荷载 力标准值 托换回弹 

号 H(m) P(kN) P(kN) (kN) s(mm) (mrf1) (rtun) P(kN) Rk(kN) As (mil1) 

5 l1．52 375 350 250 5．52 7．98 4．66 270 285 1．82 

6 l7．70 367 4o0 275 4．36 7．60 5．30 305 285 1．65 

l2 13．48 392 350 275 4．62 8．52 5．25 280 285 2．88 

由上述图表资料得知： 

1)试桩的比例界限P。值为250—275kN，相对应沉降4．36—5．52mm，因有的大于5mm 

为安全起见，根据顶升复位特殊承载力的确定：采用强度稳定条件和变形条件双控制方法， 

取桩顶允许沉降S=5mm(在P—S曲线直线弹性变形段内)对应荷载取平均值作为本工程单 
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桩承载力标准值R =285kN。相比实测值大于设计值为1．16倍。满足设计要求。 

2)压桩结束。经恒压托换压力P=409． 

1—545．5kN，平均490．9kN大于压桩终止 

压力P为1．36倍。测得托换回弹值△s 

1．65—2．88mm，平均2．12mm，桩顶形成反 ～ 

力在100kN左右。 

因此，建筑物经过静压桩地基加固补 

强托换后，可保持地基稳定和结构安全。 

3．顶升纠偏复位 

压桩结束，在桩基下沉最大部位基础 

底面下安置 l6台带有压力表自动控制施 

压顶升点的千斤顶，顶升前保持常数恒压， 

然后逐级施压上抬基础，实测顶升压力P 
一 顶升量S 关系代表性曲线绘制图4，有 

关结果列人表2。 

O 500 1000 

图4 B、c号柱基顶升压力 

P上一顶升量S上关系曲线 

顶升纠偏复位结果对比表 表2 

桩 顶 项升荷载(kN： 托换后 桩顶侧移值 倾斜率(‰) 础沉 顶升上 

附加下 L(nln1) 编 升 计算 实测 比例 常数 降量 升量 

桩 界限 沉量 号 
P P PD S(mm) S(mm) 顶升前 顶升后 顶升前 顶升后 数 P S(

nln1) 

A 4 1500 l12O 1020 l100 96 94 1．2 88 15 7．2 1．2 

B 6 1500 1440 131O 1330 126 128 2．2 138 12 l1．3 1．O 

C 6 1500 1400 1280 l12O 92 96 1．8 98 18 8．O 1．5 

由上述结果得出 

1．实测顶升量与顶升前下沉量对比，统计差值为一2mm一+4mm；柱顶剩余侧移值为l2 
— 18mm，顶升后计算出倾斜率为1．0％o一1．5％o，平均1．3％o，表明均满足规范[1]、[2]要求。 

2．顶升荷载P 为1440kN，小于试桩值6×285=1710kN，表明用试桩确定的Rk值控制 

顶升力P是安全可靠的。 

3．顶升复位后进行托换，由于上部结构荷载回落压实桩顶测得回弹S下(即附加沉降)为 

1．2—1．8mm，平均1．73mm，它与压桩结束后托换测得回弹量S 两者数据基本相似，但方向 

相反均在桩顶允许变形(S=5mm)范围内，属弹性变形，原因见文献[5]，因此在顶升纠偏复 

位时可按设计值多顶3—5mm，但必须控制在弹性变形范围内，效果就更加理想。但在设备 

仪表具备条件下，顶升结束同步托换是防复倾有效方法。 

4．顶升荷载P E与顶升量S E关系曲线特征，清晰的看出具有P。、P 及P。三点，据此分 

析如下： 

1)0一P 是桩基经过逐级加压顶升，基底下结构单元开始起动上弹，曲线属于近似直线 
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段成比例上升。 

2)P。一P 为随着顶升上抬基础底面接触点逐渐减小并逐渐分离，这时曲线随着顶升压 

力增加，上升量增大，由倾斜变陡降，这时克服了基底土粘结力和四周摩阻力等。 

3)P 一P。曲线出现倒转反常现象，顶升荷载突然减小，而上升量S 成斜向巨增，这时 

基底与土逐渐全部脱空，表明消除基础顶升约束力。 

4)当曲线经过P。点后顶升荷载基本相等为常数，顶升量s 成直线上升趋于无限大。 

P 一P。就是顶升柱基约束力，P。值是顶起桩基础荷载值。柱基B约束力为1 10kN而柱 

基A为20kN。两者相比柱基 B大于柱基A，其原因是柱基A因某种原因只布置4根桩，由 

试桩R 值为285kN经验算顶不起来，为此采取于柱基周壁开挖地沟消除大部分约束力，故 

达到顶起柱基荷载目的。 

结语 

通过上述综合分析得出以下几点： 

1)本工程地基病害导致柱基不均匀下沉倾斜，属于危险建筑，经采用静压桩托换加固补 

强，控制了地基稳定，随后顶升复位化险为夷。 

2)顶升复位后至今一年多，据沉降观测地基稳定，使用一直正常，实践证明加固效果可 

靠。 

3)经过顶升复位后，倾斜率由原来最大11．3％o，回倾到1％o，得到复位，完全满足生产使 

用和规范要求，顶升复位是成功的。 

4)顶升纠偏后，原来墙体裂缝和上部结构部件被拉开错位，均闭合回位，未见到有新的 

破坏，达到预期效果，证明静压桩托换顶升技术先进社会效益突出。 

5)按试桩R 值确定顶升荷载准确可控。 

6)于基础周壁挖窄小地沟，是消除约束力、减小顶升荷载的有效措施。 

7)工程实践证明：砂灰桩因不能于基础底面垂直支顶，当被水长时间浸泡便失去功能， 

故实践证明柱基加固不宜用砂灰桩。 

8)顶升结束，采取同步托换是防复倾有效可靠方法。 
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云南泥炭、泥炭质土的力学特性 

实验及归一化性状研究 

熊恩来 阮永芬 

(昆明理工大学建筑工程学院 昆明 650224) 

刘文连 

(昆明勘察设计院 昆明 650051) 

【提要】云南泥炭、泥炭质土作为一种特殊土类，其物理力学性质不同于一般粘土和有机质土，对这层土的 

力学特性的研究具有重要的理论意义和实用价值。文章通过三轴的不固结不排水、固结不排水剪切试验对 

昆明泥炭、泥炭质土进行了实验研究，得到在不同围压下的轴向应力、轴向应变和孔隙压力等参数之间的关 

系，以及土样的破坏形态。作为一种特殊土，其应力应变关系，孔压与应变关系是否存在归一化性状值得研 

究。 

云南省昆明盆地由于阳光充足，水温适宜，又有湖泊、河流、洼地等地貌条件，有利于水 

生、湿生植物的生长蔓延，向沼泽化辟落发展，所以泥炭、泥炭质土的分布，是有其地区特点 

的。建设现代新昆明，有许多建筑必须建设在这样的地基土上，因此，有关云南泥炭、泥炭质 

土工程特性及工程应用的研究，具有十分重要的理论意义和实用价值⋯。近年来，有关这类 

土的工程性质及其本构关系的研究，已经取得了一些有益的成果 儿 。泥炭、泥炭质土作为 

地质介质，是在漫长的地质作用过程中的产物，不同于一般的连续固体介质，而具有多孔性 

的特点，即孔隙比大、含水量丰富、压缩性高、有机质含量高等，呈多级团粒结构特征；其力学 

性质受结构特性、应力历史、应力条件和排水条件及各种物理化学因素的影响；土的变形和 

强度有机地联系起来，作为应力应变发展过程来考虑，若土的应力应变关系存在归一化，那 

么，其强度、孔压和应力路径也必定存在归一化。归一化性状一直是国内外学者研究的方 

向，泥炭、泥炭质土作为一种特殊土，具有许多特殊性状，因此，本文针对其归一化性状是否 

存在进行分析和研究 

泥炭、泥炭质土的基本物理力学性质 

收稿日期：2005年 1月 
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本实验用土是云南省昆明市某岩土工程勘察的土样，其基本物理力学性质指标见表1。 

土的分类按文献[4]。由表1可知，昆明泥炭、泥炭质土与一般粘土、有机质土相比，有以下 

特点： 

1．孔隙比很大，一般在2—3左右，大的可以达到8以上。 

2．含水量高，一般在300％左右，大的可以达到600％。比重较一般粘土、有机质土轻， 

在1．80左右。 

3．有机质含量在50％左右，液限和塑限很大，压缩性很高。 

实验研究 

1．土样、实验仪器及实验方法 

本次实验的土样为昆明泥炭原状土，取自昆明市某工程，由昆明市有色金属勘察设计院 

提供。本实验对试样进行了不固结不排水、固结不排水实验。本次实验的仪器为南京土壤 

仪器工程公司生产的TSZ3．0—2．0台式三轴仪。 

实验过程采用应变控制，轴向应变速率为0．4mm／s，当土样应变量达到15％或剪切破坏 

时，即结束实验。在土样的不固结不排水和固结不排水三轴剪切实验中，围压分别采用 

50kPa。100kPa，200kPa，400kPa四种。 

基本物理力学特性 表1 

孔隙 土粒 含水量 有机质含 液限 塑限 液性 塑性 压缩模量 压缩系数 
土的分类 比重 天然密度 

W 量W WL WP 指数 指数 E。 aI一2 
比e 0(g．cm ) C (％) (

％) (％) (％) IL IP (MPa) (MPa ) 

泥炭质土 2．58 1．97 1．02 603 47．10 480 330 1．82 150 1．40 9．81 

泥炭质土 5．88 1．77 1．08 320 51．9o 288 163 1．26 125 1．oo 7．16 

泥炭质土 5．50 1．77 1．10 3O4 52．80 286 183 1．17 1O3 1．o8 6．04 

泥炭 8．29 1．63 1．03 487 63．oo 471 306 1．10 165 0．63 14．69 

粘土 1．04 2．66 1．80 38 44 26 0．67 18 3．oo 0．68 

有机质土 1．65 2．52 1．55 63 7．40 62 35 1．04 27 2．40 1．10 
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图1 UU实验应力与应变关系曲线图 图2 CU实验主应力差与应变关系曲线图 

2．实验结果及分析 

根据实验的测试数据，得到昆明泥炭、泥炭质土在不同围压下的应力与应变关系曲线， 

O O O  O 

O O O O 
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孔隙压力与应变关系曲线，有效应力比与应变关系曲线，见图1、2、3、4。 

(1)由图1知，进行不固结不排水实验，在围压为50kPa、lo0kPa、200kPa时．土样破坏时 

应变约为7％，在围压为400 kPa时，土样破坏时应变约为9％。 

(2)由图2知，在围压为50kPa、lOOkPa的情况下，固结不排水土样的偏应力有明显的峰 

值，相应的应变大约为12％，应力一应变曲线呈现弱软化型，应力随应变的增大而增大。而 

围压为2o0kPa、400 kPa的情况下，大约为16％。应力 一应变曲线呈现弱硬化型，在400kPa 

围压下，开始应力随应变变化很大，当达到应变12％时变化有所减弱。 

时 250 

考。oo 
l50 

m  

· S0 

=50 kPa 

=1O0kPa 

=200kPa 

400kPa 

o 2 4 6 8 lo12 I4 1618 20轴向应变 e I／％ 

—一 0 3=50 kPa 

— o ：1O0kPa 

——一 0 3=200kPa 

——·—一 。3=400kPa 

8 o轴向应交 e ／％ 

图3 CU实验孔隙压力与应变关系曲线图 图4 cU实验有效应力比与应变关系图 

(3)由图3、4可知，孔压一应变呈双曲线关系，孔压随应变的增大而增大，随围压的增大 

而增大。有效应力比一应变大约呈线性关系，有效应力比随应变的增大而增大，随围压的增 

大而减少，没有明显的峰值。 

3．土样的破坏形态各种土样在固结不排水和不固结不排水三轴剪切实验后的破坏形态 

见图5。由图可以看到。 

(1)固结不排水试验中的大多数土样呈中鼓破坏，有少量的弯曲和腰鼓型破坏，没有明 

显的剪切带。 

(2)不固结不排水试验试样多数无明显的破坏特征，少量有明显的剪切面，剪切面和水 

平面的夹角约为60度。 

(3)剪切过的土样干缩现象严重，经过一个月以后，由原来高为6—7cm，直径为4cm。 

变为高为4cm，直径为2．5cm，体积变为原来的四分之一。 

u 2．0 

瘩1．5 

1．O 

O．5 

O．O 

·围压口3=50 kPa 

-围压0j=lOOkPa 

·匿压0 3=200kPa 
- 围压o =400kPa 

0 10 20 30轴向应变e．／％ 

图5 土样破坏形态 图6 CU实验 一F 关系曲线 

归一化性状研究 

O O O O 0 O O 
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康德纳(kondner)提出应力应变关系呈双曲线形式，其方程形式为： 

】 一 3 

式中 口、b一试验参数。 

归一化采用的应力一般有两种 ： 

1．用围压or- 进行归一化 

+Bl 

式中 A。、B。一归一化试验参数。 

满足归一化条件，必须是c=0； =const。 

2．用平均固结压力 = 进行归一化 

!二 ： 曼 
or- A2+B2 

(2) 

(3) 

式中 A 、B 一归一化试验参数。 
1 

满足归一化条件，必须是c=— ，tan(p， =const 
二 

若昆明泥炭、泥炭质土应力应变关系曲线存在归一化性状，对于不排水实验，孔隙水压 

力增量 可以用剪应力q=(or-。一or- )或者平均主应力归一化。 

1．偏应力与应变的归一化曲线及方程 
l 

以平均主应力P= 1 ， +20" 作为归一化应力，对偏应力与应变关系曲线进行归一化 
J 

处理，即得固结不排水实验下的偏应力与应变的归一化曲线，见图6、图7。 

图6表明在固结不排水实验中不同围压下经归一化处理后各个实验点离散程度比较 

大，并不能很好的归一化。图7表明在相同围 

压下偏应力与轴应变关系可以归一化为一条 

直线，在围压为50kPa、100kPa、200kPa时归一 

化直线相差不大，而围压为400kPa时，与之相 

差比较大，说明归一化后的偏应力与轴应变关 

系与固结压力有关。从图7可知，不同固结压 

力下，归一化的各个实验点不能归一化为一条 

直线，但是在不同围压下， 一 。关系线基 

本上呈直线。其归一化直线方程可为 

25．0 

20．0 

15．0 

1O．O 

5．O 

0 0 

： A +B ， 

田 

·围压o =50 kPa 

-围压o t00ki a 

·围压0 3=200kPa 

·围压o =400kPa 

． ． ． ． ．一  

3O轴向应变 e 

图7 CU实验 I／ 一 关系线 

(4) 
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偏应力与应变归一化参数表 表2 

固结不排水实验 ‘ 

固结压力 50kPa l00kPa 200kPa 4JD0kPa 

AX10一 1．85 3．02 3．93 4．44 

B 0．45 0．46 0．52 0．70 

R 0．99l 0．98l 0 935 0．995 

归一化的A、 参数如上表，表中 为决定系数，是回归平方和与总离均差平方和之比， 
CC 

即R = ，系数越大回归模型越好，即直线拟合就越好 。 
JJ总 

2．孔隙压力增量与轴应变的归一化曲线及方程 

Skempton(1948，1954)提出的孔隙压力方程 7j ： 

AM=B[Aor3+A(Atr1一Atr3)] (5) 

式中，Aor 和 Atr，分别为附加的大、小主应力，A和 为孔隙压力系数或参数，当土样 

完全饱和时，B=l。 

薹 l 围压oj=50kPa 围压oj=100kPa 围压o 3=200kPa 围压o 
=400kPa 

25轴向应变e．／％ 

图8 5u／P一田关系线 图9 5u／P一8 关系线 

研究表明，在不同围压下的孔隙压力增量与应力比关系的归一化曲线Au／p一 ，在不同 

围压下归一化处理后相差较大，见图8。由图9可知孔隙压力经归一化处理后的Au／p一￡ 

可以用统一的表达式表示，经研究表明，孔隙水压力增量用偏应力进行归一化的效果不是很 

好。在不同围压下孔隙水压力增量与轴应变关系用平均主应力进行归一化分析。归一化的 

孔隙水压力增量与轴应变关系呈直线关系Au／p一￡，。 

其归一化直线方程可写为 

一

Au
： C+D 1 (6) 

P 

归一化后的参数C=一0．03，D=7，R =0．976。其中R 为决定系数，系数越大回归 

模型越好，即直线拟合就越好。 

结论 

1．昆明泥炭、泥炭质土具有孔隙比大，含水量大，压缩性高，有机质含量高等特点。 

2．CU实验时昆明泥炭、泥炭质土的应力、孔压与应变关系呈双曲线形式，在50kPa和 
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100kPa围压下应力与应变呈应变弱软化型。在200kPa和400kPa围压下应力与应变呈应变 

弱硬化型。 

3．CU实验时，土样破坏形态大多数呈现出中鼓，有少量弯曲和腰鼓型。无明显剪切带。 

4．剪切过后的土样，干缩现象严重。经过一个月以后，体积变为原来的四分之一。 

5．实验用的原状土的归一化性状，按平均有效应力归一化的应力应变关系，在同一围压 

下可以归一成一条直线，孔隙压力与应变在不同围压下可归一为一条直线。 
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掌译 文 
芥 带 带 芥  

传统挡土墙设计的可靠性分析 

by G．A．FENTON，D．V．GRIFFITHS and M．B．WILLIAMS，刘卫未译 周建校 

【提要】长期以来，挡土墙的设计一直依据朗肯或库仑土压力理论。为得到闭合解，这些传统土压力理论均 

似定均质土体，实际上，土体性质是空问变化的，这样设计中就隐含两个问题：(1)取样获得的土体性质能 

否完全反映墙后所有填土的性质；(2)土体性质的空间差异是否会导致主动土压力与传统方法预测的结果 

有很大差别。本文把非线性有限元和随机场模拟结合起来，研究了这两个问题，并对目前设计方法的安全 

性进行了评价。本文对一个二维、墙壁光滑的挡土墙进行了实例研究，墙后是排水的无粘性填土，该挡墙用 

朗肯土压力理论进行滑移计算。设计所用的摩擦角和土体重度在模拟的随机场中某一位置取样获得，并被 

当作有效土体参数用于朗肯模型中。当修正后作用在挡土墙上的朗肯土压力小于实际土体参数的随机有 

限元计算结果时，挡土墙破坏。本文借助蒙特卡罗模拟方法，将传统设计方法的破坏概率用一个包含安全 

系数和土体空间变异性的函数评估。 

引言 

大多数情况下，挡土墙主要是抵挡主动土压力，通过对墙后填土性质的预估，就可以用 

朗肯或库仑土压力理论计算确定作用于挡土墙的土压力。本文对比分析了朗肯土压力与土 

体参数空问分布的有限元计算结果，研究了一个特殊实例，二维竖直挡土墙，墙壁光滑，墙后 

为排水良好的无粘性填土，填土顶面水平。对于无粘性土，对计算结果有意义的参数是摩擦 

角。假定墙体可以发生背离填土的足够位移，使得土体的摩阻力可以充分发挥。 

传统理论的侧向主动土压力由穿过土体的平面上的极限平衡方程计算得到。土体的摩 

擦角在整个空间假定为常量。据此，对本文中的挡土墙，朗肯主动土压力系数为： 
， 

=tan (45一 ) (1) 。 

式中 为排水条件下的土体摩擦角。传统理论假定土体重度7是空问分布的常量，则 

作用于墙体H／3处的总侧向主动土压力为： ’ 
1 

P。=— (2) 
二 

已知摩擦角 和土体重度7，用(1)和(2)式，就可以算出作用于挡土墙的侧向荷载。 

} 收稿日期：2005年3月 
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为留有安全储备，可通过安全系数F调整P 。 

由于土体性质的空问差异，破坏面通常要比简单的平面复杂，实际的破坏面与理论预测 

的结果不吻合。近来已经开展了一些挡土墙可靠度设计研究(例如：Basheer&Najjar，1996； 

Chalermyanont&Benson，2004)。但是这些研究认为土体在空间上均匀分布：即土体的每一 

特性可以由任一单一变量表示，而且在土体中每一点处都相同。比如，某种特殊情况下‘D 
= 32。，那么假定这对土体中任何一点都成立。这样的假设应用时非常方便，因此大多数岩 

土工程预测模型均依据这种空问均匀分布假定(如朗肯土压力理论)，它有助于理解挡土墙 

可靠度设计中潜在的问题，却不能考虑土体性质空间变化的影响。下面的分析将看到，土体 

的空间变异性对破坏面的影响是很大的。 

为考虑土体参数的空间变异性，须找到可靠度问题的简单替代解。对于那些不太依赖 

于土体微观结构的土工问题(如：局部平均问题)，可以近似用空问均匀分布的土体替代有空 

问差异性的土体，获取相应的土体有效指标。笔者过去在土体有效代表性指标方面取得了 
一 些成果，对于各种不同的土工问题，将有效均匀土体参数确定为空问任意分布土体参数的 

平均值，一般来说几何平均值比较合适(例如：Fenton&Griffiths，2003)。如果上述观点成 

立，则空间随机分布土体就可用(1)、(2)式模拟，即使这些方程是基于均匀分布土体，所要 

研究的问题就变成寻求合适的有效土体参数问题。 

在实际应用中，(1)式和(2)式中所用到的 和y通过现场勘查得到。如果勘查做得非 

常细致，可以表现出土体空间的差异，那么原则上，通过随机场理论和模拟结果就可以确定 

有效土性参数。但是，对于大多数挡土墙设计来说，如此细致的勘查工作不太值得去做。较 

普遍的情况是，岩土工程师基于摩擦角和土体重度的一个估计值进行挡墙设计。在这种情 

况下，由(1)式和(2)式的准确性主要取决于估计值与有效值之间的近似程度。 

本文主要研究上面的问题。特别想阐述下面两个问题： 

(a)由取样获得的土体特性是否能够完全反映挡土墙后所有填土的性质? 

(b)由空间差异很大的土体参数计算得到的主动土压力是否与传统计算结果差别很大， 

比如朗肯主动土压力? 

图l给出了两种不同情况下挡土墙的主动位移，挡土墙可产生足够的位移使墙后土体 

的主动土压力得到充分发挥。土体空问任意摩擦角通过灰暗程度表示，黑色区域代表着较 

低的摩擦角。注意，虽然土体重度y也是空间随机变化的，但图中没有表示出来；它对于土 

压力的随机影响不如摩擦角 重要。 

图l中右侧的挡墙变形网格由随机有限元计算得到，计算中采用8节点、四边形单元， 

理想弹塑性本构模型(这在下一节会详细介绍)。挡墙慢慢远离墙后土体，直到土体发生塑 

性破坏，破坏时的变形网格就可画出。从图中可以看出，土体的破坏模式比用传统模式，如 

朗肯破坏模式模型要复杂。例如从图l中第一幅图可看出，在离墙体一段距离，摩擦角较高 

的土体中好像形成了楔形破坏面。破坏面的形成机理可看成是随着墙体位移的增大，侧向 

荷载趋于稳定值。 

图l也揭示了正确选择取样位置对准确估计侧向荷载很重要。例如，在图l的下一幅 

图中，取样位置位于填土中部，这会导致摩擦角的估计值远低于破坏区土体的摩擦角(白色 

单元表示较高的摩擦角)，这样用朗肯理论得到的侧向主动土压力大约是有限元结果的1．5 
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倍，用这种试样结果设计的挡土墙是超安全标准的。而对于图1第一幅图显示的较复杂破 

坏模式却相反，用随机有限元计算的侧向主动土压力是朗肯土压力的两倍，那么基于朗肯理 

论的设计是欠安全的，有限元计算出的较高侧向荷载沿墙体附近低摩擦角处分布。 

图1 两种不同摩擦角分布对应的主动土体位移(O／H=1。 ／ =3) 

随机有限元模型 

土体在水平方向和竖直方向分别被离散为32个8节点的正方形单元。如果土体宽度 

和深度均为2H，那么每个单元体边长为H／16(注意：这里并没有用到长度单位，因为其结 

果可以与任一套力学和长度单位保持一致)。挡土墙向左延伸一个计算深度 。 

有限元土压力分析使用理想弹塑性的莫尔一库仑本构模型，其应力重分布运用弹一粘 

塑性算法，通过迭代得到，这与Smith＆Griffiths(2004)文中描述的基本类似。文中墙体的 

移动通过左上部水平方向均匀划分的l6个单元平移实现。这种平移不断增加，它模拟了刚 

性、光滑、不发生转动墙体的运动。 

结点平移前网格中的初始应力为竖向应力等于上覆土压力，而水平向应力可以通过Ja— 

cy(1994)的公式来计算，式中Ko=1一sin 。下面～节中将会介绍，本文研究假定tan 按 

对数正态随机分布，则K0也是一个随机场(虽然它完全由 决定)，那么初始应力沿着墙面 

向下也是随机变化的。 

边界条件是网格的最右侧单元可以发生竖向位移，但是不允许发生横向位移，而网格底 

部的单元完全约束。除了紧邻墙体的结点有固定的水平位移，网格上边和左边的单元都没 

有约束，当主动土压力变化时，这些节点可以向下移动。对于简单的土压力分析，这些边界 

条件是可以取得满意的结果(例如：Griffiths，1980)。 

随着节点位移的增加，粘塑性算法控制着所有单元中的应力(在高斯点处)，并将它们与 

基于莫尔一库仑破坏准则的单元强度进行比较。如果不违背破坏准则，则认为单元处于弹 

性状态；如果违背了破坏准则，则运用粘塑性算法进行应力重分布计算。这个过程自动迭 

代，当所有单元应力在严格的误差允许范围内满足破坏准则，则认为达到收敛。 

每一级位移增量收敛后，由单元应力积分得到作用在墙上主动土压力的反力。当由位 

移增量产生的主动土压力反力达到其最小极限值时，有限元计算停止。 
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本文研究的无粘性土有两个对主动土压力有重要影响的参数：分别是摩擦角 ( )和 

土体重度 ( )， 是指空间位置，它们都是空间任意分布的。本文有限元计算中土体剪胀 

角取值为0，泊松比取为0．3，杨氏模量取为l X 10 。这三个参数均假定为空间常数；这不会 

对分析有太大的影响，因为它们在主动土压力的发展过程中仅起很小的作用。 

两个空问任意变化的参数 和 可通过它们的平均值，标准差，和其相关长度(用以量 

测空问关联程度)来描述。单位重度假定为对数正态分布，主要是因为它与正态分布形式关 

系简单，而且是非负的。摩擦角 一般是跳跃的，这就意味着它的分布至少是含有四个参 

数的复杂函数(Fenton&Gfiffiths，2003)。但是tan 随着 在0。至90。之间变化时在0和 

无穷大之间变化。因此对于tan 而言一种可能的分布也是对数正态分布。文中就这样假 

设：摩擦角的分布变化场用对数正态分布的tan‘D 分布场代替。 

两个场的空问相关结构假定是相同的。这不仅是为了简化，更是因为土体的空问相关 

性主要由土体原材料的空间差异，风化模式，应力和形成历史等因素决定。也就是说，一点 

处土体的原材料，风化模式和应力历史等，和与它相邻的另一点相似，因此可以认为所有点 

的土体性质在两点间的变化是相似的(对现场条件不同非线性响应引起的偏差除外)。 

根据这个观点，ln( )和In(tan )场(都是正态分布的)的空间相关函数可以假定为 

马可维安(Markovian)形式： 
一 2 I I 

p(r)=exp／亍 } (3) 

式中 一是相关长度，超出此值，场中两点就不相关了； 

r一是两点问的向量； 

I r I一是其模量。 

本文研究中两个随机场 和 开始时假定为独立的。因此两个独立的标准正态随机 

场，G ( )和G：(X)可以通过相关函数方程(3)，用局部平均细分法(LAs，locM average sub- 

division)(Fenton&Vanmarcke)模拟，它们可通过下式转变为目标场： 

( )=exp{ I + I G。( )} (4a) 

tan ( )=exp{ l ，+盯l ， ( )} (4b) 

式中 和 分别为带有下标变量的平均差和标准差，可以用下面的式子得到： 
2 

=In(1+ ) (5a) 

1 ． 

l =ln( )一÷ (5b) 

=  是土体重度 的变异系数。类似的转变也可以用于 忍‘P 的平均值和方差， 

只要把(5)式中的下标 改为￡凸n‘P 。 

由于摩擦场 和重力场 一般会有较强的相关性，因此本文将考虑第二种情况，即这 

两个场明显相关，土体中每一点的In( )和 (tan )的相关系数明确地假定为P=0．8。 

因此在各自的分布范围内，当摩擦角很大时，土体重度也会很大。这两个场之问的相互关系 

可通过协方差矩阵的分解法实现(Fenton，1994)。 
一 旦土体的变现通过LAs(局部平均细分法)和上面的变换实现，土体参数就可以通过 

有限元分析绘制到单元和土体上，如图1中的两个例子。对一系列变化重复此分析方法(蒙 
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特卡罗模拟方法)，可以得到一系列计算结果及分布情况。 

主动土压力设计的可靠性 

在引言中笔者已经提到，挡土墙的设计包含两个步骤：(a)合理估计土性参数；(b)估算 

侧向荷载，如通过式(2)计算。设计荷载的可靠性依赖于预测的荷载和实际荷载之间的关 ． 

系。忽视反力的差异性(假设均匀分布)，并且假定设计挡墙上的反力 满足： 

R=FP。 (6) 

式中F是安全系数，P。是由式(2)预测得到的主动土压力，如果实际的主动土压力P ’ 

小于FP。那么挡土墙就是安全的。实际的主动土压力不可避免地会与预测值有差异，这是 

因为土体参数的估算误差，及实际土体的空间离散性，而这在经典理论中(如式(1)、(2))没 

有考虑。挡土墙的破坏概率定义为真实的侧向荷载P 超过安全放大后反力 的概率： 

= P[P >R]=P[ >FP ] (7) 

这是理论上对破坏概率P，的定义。在接下来的部分，将会通过蒙特卡罗模拟方法估计 

破坏概率户，。文中对每种土体均假定，真实的侧向荷载P 与有限元分析结果非常接近。也 

就是说，假设考虑土体空间分布的有限元计算结果就是土体上真实的侧向土压力。 

侧向荷载P。的预测依赖于土体参数的估算。本文中，土体参数y和tango 通过一块距 

离挡土墙底端 ，距离土体表面也为 的“真实土样”来确定的。“真实土样”意味着从任意 

分布场中取样确定的参数将对应指派到相应有限元网格处。具体地说，“真实土样”意味着 

是土样的坐标，土样参数通过每一个随机分布场得到的，即： 

=  (x ) 

=tan一{tan[ ( )] 

根据这些土性参数，预测的侧向荷载为： 

(8a) 

(8b) 

P。= tan2(45一譬) (9) 
注意这里没有考虑测量误差。本研究的目的是评估仅由土体性质空间变异引起的设计 

风险，而不包括其它变异因素。 

表1列出了本研究中统计参数的变化情况。变异系数V= 对土体重度 和摩擦场 

tango 的变化相同。也就是说，土体重度的变异系数为0．2时，tan~, 的变异系数也为0．2．与 ． 

此类推。对表 1考虑的每个参数，安全系数 在1．5和3．0之间变化。这个范围比其他研 

究者提供的范围要稍微宽一点，例如加拿大基础工程手册(加拿大土工学会，1992)建议，对 

挡土墙系统的安全系数范围取为1．5～2．0。 ’ 

表1中列出了用挡土墙墙高 归一化后的相关长度O／H，它控制着土体空问变异的程 

度。当 很小时，随机场对应典型的粗糙情况，随机场中的各点更是相互独立。相反，当 

O／H很大时，随机场变得相关，这样对于每种情况它就表现得更加光滑，空间离散性降低。 

O／H较大的波动范围意味着两个问题：第一，在土体中某一位置处取样得到的土体参数更能 

代表整个土体；第二，空间离散性降低意味着土体近似于传统理论预测。因此，对于比较大 
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的相关长度，很少会发生破坏(实际侧向极限荷载超过了预测值)，安全系数可以减小。然 

而，对于中等大小的相关长度，某一位置的土体参数与其它位置的参数会有很大差别。因 

此，对于中等相关长度，会出现较多的破坏情况。当相关长度很小一比试样尺寸小很多一局 

部平均效应开始起作用，无论是试样还是整个土体都变得较均匀(土体参数性接近中间值)， 

由取样获得的参数估算出的传统结果可以准确地预测侧向荷载。 

据此，设计中最大的破坏概率将发生在相关长度处于中间值时。下一部分的研究会证 

明这个观点。 

蒙特卡罗结果 

图1的两幅图表明主动破坏时破坏面一般发生在摩擦角较大的区域。虽然并不是所有 

的情况都是这样，但这是最普通的情况。这种违反直觉的观测主要是由于初始水平应力分 

布(用Ko：1一sin 表示)与摩擦角分布间相互作用的结果。 

表1本文研究中参数变化情况(墙后土体高H，土体参数 ，：tan30。，／．t =20，E： 

1 X 10 ，以及 =0．3为常量)。对每个参数迭代1000次。 

表 1 

参数 考虑值 

Ⅱ， 0．02，0．05，0．1，0．2，0．3，0．5 

e／H 0．1，0．2，0．5，1．0，2．0，5．0 

p 0．0．0．8 

为解释此现象，需要考虑go：1一si“ (初始状态)和Ko：(1一sin )(1+sin )(主 

动破坏状态)对应的莫尔圆。当 从0开始增长时，初始和破坏状态下莫尔圆之间的距离 

也开始增长，当 ：tan (0．5 √ 一1)：24．47。时，达到最大值。在这个点之后，两个 

圆之间的距离随着 增大而减小。本文研究中排水条件下平均摩擦角取为30。(对第一 

级)，大部分情况下 处于两个莫尔圆之间的距离变小这个区域。这一点支持着本文的观 

测结果，即在这种情况下，摩擦角较大的区域倾向于更早达到主动破坏。由此可以得出，破 

坏总是发生在土体最薄弱的区域，即使这些区域可能具有较高的摩擦角。从这个意义上说， 

图1所示的灰度仅仅揭示其中部分的奥妙，实际上起主要作用的是土体剪切强度 

(or tan )。 

根据Jaky公式，本文研究中破坏面主要出现在摩擦角较大的区域是由于初始条件随着 

而变化。在一现场实测中发现，如果保持 的值不变，破坏面确实经过摩擦角较低的区 

域。图2揭示了 对破坏面位置的影响。在图2(a)中， 在空间范围内保持0．5不变，在 

这种情况下破坏面明显朝着摩擦角较低的区域发展。在图2(b)中， 等于1一sin ，这和 

本文其它地方一样，这时破坏面明显出现在摩擦角较高的区域。笔者还研究了土体重度在 

空间变化和保持不变两种情况下对破坏面位置的影响，结果发现影响很小，至少在本文所考 

虑的变化范围内是这样的。破坏面的位置看来主要由 来控制(给定任意分布的 )。 
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一 般情况下，破坏面在最薄弱区域移动，意味着侧向荷载与基于均匀土体参数的模型预 

测结果不同，如朗肯模型。图3给出了中等相关长度(O／H=1)，不同摩擦角和重度变异系 

数情况下，破坏概率P，的估计值，这时实际的侧向荷载大于预测值(式(7))。这种估计通过 

统计模拟中的破坏次数，除以总次数(n=1000)。因为这是一种比值估计，其标准差为 

__二 
，当Pf=20％其大小为1％，当时Pf=1％，其值为0．3％。图中给出了两种 

情况：(a)摩擦角场和重度场是独立的 (b)摩擦角场和重度场有很强的相关性。 

p ． i 警畦 

(b) 

． 

图2 两种不同摩擦角分布对应的主动土体位移(O／H：1。o-／tz=3) 

(8)JK0=0．5。保持为空间常数 (b)JK0=1一si 。随 空间任意变化 

与预计一样，土体差异增大时，破坏概率增大。图3可以用来确定给定目标破坏概率所 

需的安全系数。举例来说，如果假定场之间是相互独立的(图3(a))，V=0．2，用文中取样 

得到的土体参数计算，当目标破坏概率为5％，此时安全系数F=2较合适。当 ≥0．3时， 

安全系数要增加到3。考虑到本研究中只用到一个试样的参数来确定土体参数，并且土样还 

位于可能的破坏区外(虽然没有任何测量误差)，如果多取几个试样或者靠近墙体取样，安全 

系数就可以减小些，因为这样可以更准确地估计土体参数。 

0 0．1 0．2 0．3 O．4 0．5 0 0
．1 0．2 0．3 0．4 0．5 

0／H(a) o／H (b) 

图3 O／H=1时。预测的破坏概率 

(a) 和Y相互独立(P：0)o。(b)两个场关系密切(P：0．8) 
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图3(b)给出了摩擦角分布场和重度场紧密相关(P=0．8)时的破坏概率，其余情况均 

与图3(a)中相同。引进两个场之间相关后对结果的主要影响是：(a)稍微减少了平均墙体 

反力；(b)明显减少了墙体的反力差异(输入数据之间的相关性可以减小输出结果的差 

异)。这两个影响会导致破坏概率的降低，而这又会导致与之对应的安全系数降低。举例来 

说，场之间紧密相关时， ≥0．3，破坏概率5％所需的安全系数仅为F≥2。 

图4给出了 在20％变异系数时两种情况下的破坏概率p，：(a)摩擦角场和重度场 

之间相互独立；(b)两个场之间紧密相关。注意，在图4(b)场之间相关联情况下，当变异系 

数为20％时，对所有安全系数F≥2，破坏概率可以忽略。 
t)．4 

0．3 

△= 
也  

 ̂

e=0．2 

色  

△I 

O．1 

0 

0l3 

o．2 

O·1 

O 

0 0．1 0．2 0．3 0．4 0．5 0 0．1 0．2 0．3 0．4 0．5 

8／H(a) 8／H (b) 

图4 o-／u：0．2时预测的破坏概翠 Pr 

(a) 和 相互独立(P=0)；(b)两个场紧密关联(P=0．8) 

从图4可以看出存在一个“最不利情形”的相关长度，此时破坏概率达到最大值。所有 

考虑的土体变异系数都有类似的最不利情形。这个最不利情形对应的相关长度与挡土墙深 

度同一个数量级(0=0．5H至0：H)。此观测结果的重要性在于，当缺乏详细资料时，这 

个最不利情形对应的相关深度可以保守地用于挡土墙的可靠度分析。由于在实际应用中， 

这个相关长度很难估计，需要大量的数据，因此不需要估计相关长度的方法会更可取。 

结论 

本文在模拟研究的基础上，可以得出如下结论： 

(a)空间变异性的土体性状比朗肯和库仑所建议的简单模型要复杂。传统方法通过选 

用合适的安全系数弥补由此带来的误差。 

(b)当K 由Jaky公式计算(因此而空间变化)，主动破坏模式表明破坏面由摩擦角较大 

的区域控制。当K 为空间常数时，破坏面更趋向于穿过摩擦角较小的区域。 

(c)假定摩擦角场和重度场相互独立比较保守，由此会导致较高的破坏概率。 

(d)当摩擦角场和重度场相互独立，并且在离墙中等距离处某点取样时，破坏概率会相 

当高，如果可靠度为95％，所需安全系数大约为2．0～3．0，除非土体的变异系数小于20％。 
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因此对于较大的变异系数，所需的安全系数比其它建议值，比如说，加拿大基础工程手册 

(CFEM)建议值大，细致的现场勘查工作就显得很重要了。 

(e)假定摩擦角场和重度场之间很强的相关性得到的安全系数与CFEM建议结果更加 
一

致。但是需要进一步研究、确定这种相关性是否(并且在什么情况下)应该用于设计中。 

(f)正如在一些经典的土力学问题(比如：差异沉降和承载力)中看到的一样，主动土压 

力问题中最不利情形的波动范围与挡土墙高度同一数量级。这个结论最重要的启示是波动 

范围无需估计；在设定可靠度设计中运用最不利情形可以得到保守的结果。这个优点有实 

际意义，因为一般情况下波动范围很难准确估计，而且费用昂贵，需要钻取大量土样。 

总的来说，为了更加深刻地理解墙后土体在主动破坏情况下可能的性状，还需要做更多 

的研究。尤其是取样密度对可靠性设计的影响，以及如何取样其平均值最能代表土体特性 

特别值得关注，在基于可靠度设计规范制订前，应在本文研究基础上进行更多研究。 
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第24届土工测试学术研讨会征文通知 
第24届全国土工测试学术研讨会计划于 

2005年l0月26～28日在北京西郊召开。会议由 

中国土木工程学会土力学及岩土工程分会土工测 

试专业委员会，中国水利学会岩土工程专业委员 

会土工测试专门委员会主办，由中国水利水电科 

学研究院承办。本次研讨会是第四届土工测试专 

业委员会换届后的首次学术会议，将主要围绕以 

下专题进行广泛的学术交流和讨论：①室内土工 

测试技术；②原位土工测试新技术及观测技术；③ 

土工离心模拟试验技术；④土工测试新技术与新 

设备；⑤环境岩土工程测试技术。并特邀国内知 

名学者作学术报告，会议期间还将举行土工离心 

机专门委员会换届选举。 

欢迎全国(包括港澳台地区)各界从事土工测 

试的技术人员、研究生踊跃投稿。请于2005年4 

月30日前提交论文，2005年5月30日前将返回 

论文录用通知，2005年6月30日前提交修改后的 

论文。论文要求尚未在其它公开出版物上发表， 

会议将正式出版文集。文稿请注明作者姓名、单 

位、地址、邮政编码、联系电话和电子信箱，附打印 

稿两份，并将论文电子版按照要求的打印格式发 

送至组委会电子信箱nsgt@iwhr．eom。 

会议期间将举办各类室内土工测试仪器，原 

位测试设备，观测仪器，传感器 与土工测试相关 

的新设备和新技术的展览会，欢迎相关公司单位 

踊跃参加。 

联系人：蔡红、侯瑜京；电话：010—69415522 
— 6220／6202；010—87909760／87909761；传真：010 
— 68438317；电子信箱：nsgt@iwhr．eom；组委会地 

址：北京车公庄西路20号(100044 ，中国水利水 

电科学研究院岩土所。 

(中国水利水电科学研究院岩土所 供稿) 
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