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杜湖 、十字路两砂井地基土坝工程 回顾 ’ 

曾国熙 石湘森 

(新江大学 抗州 31002"7) (宁披市水利水电规划设计研究院 宁披 3[5000) 

[提要】 本文所介绍的杜湖、十字路两座中型土坝是国内最早采用砂井处理的典范。它们已分别安全地 

运行了30年和 20年。井分别拥有 弛年和23年的多项观测资料。现作一回顾 ，旨在加深认识。本文内容 

包括 ：(1)工程概况，(2)地基强度增长的预计与稳定性分析，(3)加荷速率控制．(4)沉降分析，(5)渗流控制． 

(6)土坝裂缝及其处理。 

前言 

杜湖、十字路两座土坝都是在软土地基上筑坝、并采用砂井处理的，具有共同特点。杜 

湖水库是国内首次采用砂井地基的中型水利工程，1976年浙江省水利局、科技局联合对‘砂 

井在杜湖水库的应用》的科研成果技术鉴定的结论是：“杜湖水库采用砂井为主，铺以反压平 

台处理软土坝基，并用消压井降低承压水的设计方案，在技术上是合理的，处理效果是成功 

的，以浙江大学土术系为主，在有关单位协助下，结合工程实践，发展了一套比较完整的砂井 

设计理论和实用的计算方法，具有较高的学术价值和实用意义，达到了国内先进水平。采用 

砂井处理软土坝基的技术为我国在软土地基筑坝阉出了一条新路子。 

十字路水库借鉴杜湖水库的成功经验，并在设计和施工上作了不少改进，取得了更好的 

效果。在软土地基上如此顺利地建成高 m的土坝，在宁波是首次，在国内也是罕见。十 

字路土坝与杜湖土坝比较，其地质条件除软土层厚度较薄外，土质物理、力学性指标都较差． 

而坝高还高 8．5m，可见工程难度更大。因此一开始就引起设计者十分重视，在设计指导思 

想上不仅要解决坝基的稳定问题，而且对地基的变形和坝体裂缝问题也非常关注，于是在设 

计和施工上采取了一些措施。强调设计与施工密切配合，施工严格按设计要求进行，重视工 

程的施工质量和施工管理 ，重视现场观测严格控制加荷速率，才能保证土坝的顺利地按期完 

成。 

杜期、十字路两坝分 U运行了 30年和 20年 ，情况良好。在设计、施工和运行中积累了 

许多资料，工程技术档案系统完整。最近根据水利部《水库大坝安全鉴定办法>先后对这两 

座水库进行了大坝安全鉴定。该两坝分别拥有 32年和 23年观测资料，这是很难得的。现 

作一分析回顾，温放而知新，从中加深认识，对类似工程或有参考价值。 

本文撰写时，承宁波市水利局杨祖格局长、浙江大学龚晓南教授大力支持，特此表示感 

· 收稿 El期}2001年 6月 
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谢 。 

工 程概况 

杜湖水库位于宁波慈溪市鸣鹤镇。十字路水库位于宁渡市镇海区河头乡，两座水库的 

规模、坝型、地质条件，以及采用砂井、砂垫层结合反压平台综合处理的基本情况，分别示于 

图 1、图 2、和表 1、表 2。 

圈 1 杜湖土坝断面图 

图2 十字路土坝断面图 

杜湖、十字路水库基本数据 表 1 

水库 坝高 总库容 平均 砂井尺寸和舡 方法 砂垫层 

名称 (m) (7i ) 坝型 坝长 井径 井距 井操 井径 比 施工 厚度 面积 铺设 

(m) ( ) (m) (m) 方法 (m) (m) 方法 

杜湖 17．5 挪  斜墙坝 440 42 3．0 12．14 7．5 钢管法 1．8—1．： Zl枷  平铺 

十字路 26．0 拙  心墙坝 3。0 40 25；3．0 12．0 6．6；7．9 水冲j去 【．0—1．： ．，|000 爱锅形 

反压平台尺寸 
砂井 砂井 砂卵石届 

上 游 下 浒 总数 总长 承压水头 开工与竣工日期 

高度 长度 高度 长度 (根) (m) (m) 

(m) (m) (m) (In) 

1969年 动工 ，1972年 受 益， 杜渤 5
．5 32．0 5．8 31．5 2997 40779 1．2 

1977年建成。 

1977年动 工，1983年受 益， 十字路 9
．O 4．6．O 9．O 柏 ．O '416 8899 O．5 

1986年竣工。 
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牡潮、十宇路坝基土工试验成果 裹2 

软土 古水率 孔隙比 重度 液限 固结系数 压缩系势 渗透系数 天然 
水库名驺 厚度 孵 Q K 十字板强度 测试 

(m) (％) ( ) (kN， ) (％) (c ，暑) (胁  ) (ew／a) s( 日期 

48．5 1．37 l7．4 37．8 * 杜期 16 l1． 111。 1．11 1×10。’ 15．8 1969年 

37．0 1．01 18．4 0．58 1999矩  

58．2 1．55 16．4 50．3 }．2×10。 1．44 j．3× 10’ 14．6 1976妊  

十字路 9 
38．3 1．嘴 18．3 0．51 1999年 

直剪试验 兰轴试验 

固结快剪 固结不排水 有救剪 测试 日期 

C ‰  ％ ‰  C 毋 

(kPa) (。) (kPa) (。) (kPa) (·) 

杜湖 6．Q／l7．8 15．1／12．8 l2．0 l2．5 0 26．0 1969／1999 

十字路 7．5 ．2 14．3／13．1 6．4 l2．9 0 23．4 1 76／1999 

*根据孔压实测资料反分析，见[2】 

现将两座土坝的主要特点、砂井地基的土质变化，及其效果加以重点阐明。 

1．井深 ：当软土厚度较厚时，砂井深度以稳定性分析的最危险精弧的深度来确定。在 

双层地基中软土下面的砂卵石层往往蕴藏着承压水。若承压水头较高，水源较充分，为了防 

止承压水直接进人砂井，将砂井下端与承压水层保持一定距离。另外用减压井消减承压水 

头对坝基的影响。杜湖水库 ，初见承压水头高出地面 1．2m，集雨面积 20k ，砂井底部与砂 

卵石层保留距离 2—4m。如果承压水头不高，水源也不多，砂井可打穿到承压水层，既可消 

减承压水，又有利于软土层的固结。十字路水库初见承压水头高出地面约0．5m，集雨面积 

为 1O．4k 。经分析因砂井打穿到承压水层而产生的渗漏量很小。若要求砂井深度与砂卵 

石保留3m软土层．势必要求地质勘探做得很细．实际上也很难办到．用水冲法施工也很难 

控制砂井的深度，经再三慎重地研究．决定把砂井打到砂卵石层，实践表明．这样做是恰当 

的。 

2．井距及布置：杜湖土坝砂井处理只限于坝身下面．井距 3m．梅花形布置 ；十字路土坝 

在坝身和反压平台下面都用砂井．井距前者 2．5m．后者 3． ，都是梅花形布置。两坝的井 

距和布置都是根据稳定性分析确定的。十字路土坝，不同坝区的砂井采用不同的井径比 。 

坝体下面荷载较大，采用较小的井径 比1"i=6．6，反压平台下面，荷载较小．采用较大的井径 

比n=7．9。其特点．井径比小，除了加速地基固结有利于稳定外．尚能因置换软土较多．在 
一 定程度上改善了地基的受力状态．从而减小沉降量。 

3．砂垫层的铺筑法：杜湖水库砂垫层采用平铺法，由于斜墙底与坝体有较大高差、上下 

砂垫层用斜坡连接。砂垫层厚度最薄为 O．8m．在坝顶下面的砂垫层厚度为 1．2m。砂垫层 

厚度，从排水功能要求 80cm就够了，但砂垫层太薄，由于坝体，引起较大变形 ，而可能影响砂 

井的排水效用。十字路土坝采用按沉降曲线，先把土坝筑成馒头形，在其上面打砂井、再铺 

筑砂垫层(呈覆锅形)，这样在坝体完成后，因沉降亦把砂垫层压平而不致拉断。根据实测沉 

降资料分析，砂垫层的变形情况基本上达到设计要求。 
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4．坝型：杜湖土坝采用粘土斜墙坝，十字路土坝采用粘土心墙坝。斜墙坝担心因不均 

匀沉降而产生裂缝，实际上不必担心，并未发生裂缝也未发生严重渗漏。而心墙坝 ，由于荷 

载对称 ，剪应力小，心墙断裂的可能性较小。采用心墙与上游铺盖连成 L型防渗体，并在心 

墙背面设置竖向排水，且与砂垫层相连。这样既可降低心墙后面的畏润线，有利于下游坝坡 

的稳定，竖向排水的砂层又能起反滤作用。即使心墙开裂由水流冲刷的土粒被砂层截留，渗 

流量很快减小，然后土粒在原地堆积使裂缝自愈。坝坡与反压平台之间用 1：6缓坡连接，既 

有利于坝坡的稳定，又减小其不均匀沉降差及其倾度，对防止裂缝也有利。两种坝型各有其 

特点，都是成功的经验。 

5．砂并地基的效果：表 2列出了坝基的土质变化情况。经过 2o一30年的排水固结、杜 

湖、十字路坝基的含水率、孔隙比和压缩系数分别减少了24 34％、25—30％和5D一65％：而 

重度、直剪固快的粘聚力分别增长 7—12％，84—423％，内摩擦角减少 9 8％。此外，杜湖、 

十字路坝基分别做了五六次十字板试验，前者提高强度 4倍，后者提高强度 7倍(因地基土 

太硬 1999年十字板试验无法进行) 

地基强度增长的预计与稳定性分析 

1980年杜湖在阶段性总结时，经过作者在软土地区工作多年的经验蕴酿以下的一个概 

念性表达式．即在荷载作用下 ，软土地基中任意点在任意时刻的抗剪强度 可采用下式表 

达 ： 

= +△ ／X％ (1) 

式中 r 一 考虑点的起始强度； 

△广 由于固结所引起的强度增量； 

△ ——由于剪切应变(即蠕变)引起的强度衰减。 

关于强度的蠕变效应已为人们所认识且亦为不少国际上著明学者试验所证实。然而在 

目前尚未能计算(一△ )这一项。为实用计．可按下式计算： 

=  (功 +△ ) (2) 

式中 ，r一 考虑蠕变效应及其他影响因素的经验折减系数。 

根据饱和软粘土的抗剪强度 

r =口 t田1 t田1 t叩1 (3) 

所 以 At,= 1 (4) 

式中 ￡，-—一对 口而言地基任意一点的固结度； 

{ 一 整个压缩层的平均固结度； 

血 I ooB 
—  

将式(4)中的 △ 代人式(2)．得 

= ( +／~hUK) (5) 

或 = + ( ，一△u)】 (6) 

以上两式实质上是相同的．但在应用上则有所区别。当应用式(5)时，主应力增量 
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对于轴对称上的点， =ZW,，由弹性理论解计算， 由固结理论解计算，且事先须有 c 或 

c．和 测定值。式(6)中，孔隙压力 △u须用现场测定值。 

刺用杜湖 1970至 1980年 l0年之间 6次十字板测定的地基强度(圈 3)反分析 1值(表 

3)。建议：对于类似情况试用 =O．75一O．90。对于荷载较大、地基较软弱，-q宜用低值 ，反 

之，用高值。 

墨 

d 

{ 5e 

20 

， 76 

J ￡5 

r 50 

坑学j童】i c 

图3 1970—1980年杜胡土坝地基用十字板试验浏定的强度 

的平均值 寰3 

填土高度(m) 按式(5)反算的 值。 按式(6)反算的n值 分折 日期 

7．2 0．895 0．843 19"／2年 12月 

14．3o 0．795 O．78o 19"／2年 12月 

15．85 0．795 1975年 4月 

17．50 O．761 1980年 4月 

*用 q 1．0x 104c ／s反算。 

杜湖根据以上实测和理论推算的地基强度，用修正费兰纽斯圆弧法进行稳定性分析(图 

4)。有两点说明：①由于地基各部分在不同荷载(即不同坝高)作用下，强度增长不一．故在 

稳定性分析时，将地基分为 5个区。②根据稳定性的需要，辅以一定长度和高度的反压平 

台。根据分析 ，发现有两个最危险圆弧中心(图4中的 A、B)，它们的位置分别取决于反压平 

台的厚度和长度。稳定性安全系数定为 1．20。现回顾 30年运行，以上分析是满意的。以上 

介绍的地基强度增长预计方法已为有关手册和规范所采纳。 

十字路土坝的软土地基也利用十字板试验测定，如图 5所示。 

十字路土坝同样辅以反压平台，并在反压平台下增打砂井。稳定性分析也用謦正的弗 

兰纽斯法，安全系数也定为 1．2o。 

⋯ Ⅲ 

川州ⅢⅢ 
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度 
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图4 杜胡土坝及其地基的稳定性分析 

抗剪强度 ．kPa 

2O 4O 6o 80 100 

盘长 ＼． X一 日期 埂高 罔 强度kPa ( ) 【 Fr．_̂： 时间 (I] 倒 {d' l I  ̂
19T6．9 
实涮 0 7 1j8 1421 

一落 1980 羹爿1 6．8 24 l 0B 6l0 30．00 2．1l 年 
9月 计 6j 23 4 l 23 610 2960 2m  

． { le掘 耍鼬”D ‘ 66 lIg I 5 72．1O jm4 
{． 9,9 计算 l7 0 660 1．24 l 住．2o ，．081 

_ 198 S．4 
实 喇 26O 75 S 4 O 26，2 9900 697 

备注 兰譬蒿 辈擎譬甓辇鐾筠i{；} 盔其他 

加荷速率控制 

图5 十字路土坝地基十字扳实测抗剪强度 

1．加荷速率控制的重要性：由于软土地基的强度很低，加上勘探、试验方面的人员、机 

具、仪器、和设备等影响，目前很难正确地选用地基的强度指标。采用的稳定分析方j去是建 

立在极限平衡理论的基础上，没有考虑到土体内部的应力一应变关系等等，计算结果都不能 

完全彳牛合真实情况。因此．在软土地基筑坝中凭藉观测手段控制施工期的地基稳定性是非 

常重要的。为了保证软土筑埂的施工安全，正确认识软土地基强度随着荷载的增加而逐渐 

变化的规律十分必要。从理论上分析、软土地基上筑坝，地基强度随着荷载的增加而逐渐变 

化的状态如式(1)所表达。 

由式(1)可见：地基强度随着荷载的变化有可能增长，也可能减少。当土坝填筑到一定 

高度时，例如在极限荷载的一半以上，则剪应力和抗剪强度的矛盾就很尖锐。欲使 △t 增长 

得快．而使 △ 的影响尽可能最小，则应采取排水砂井或 PVC排水板等措施，给地基创造排 

水固结的条件，同时应严格控制加荷速率、间歇加荷等措施，始终使地基强度的增长与因加 

荷产生的剪应力相适应，这样地基就稳定，否则。若加荷速率太快，致使加荷产生的剪应力到 
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达了地基强度的增长时，地基就会产生局部破坏，甚至发生整体滑动。应该强调指出：即使 

是砂井地基，也应严格控制加荷速率，不然就会发生滑动事故。因此，认识和掌握地基强度 

随着加荷而逐渐变化的规律，是软土地基筑坝的关键。此外，加荷方式和施工顺序也很重 

要。加荷方式要薄层轮加、均衡上升，一次加荷不能太高。施工顺序要先加低后加高，反压 

平台按设计全断面加足后才能加高坝身，并严格控制施工质量。 

2．控制项目与控制标准：目前常用的现场控翩项目有：边桩位移、地面沉降及地基孔隙 

水压力仪。 

1)边桩位移。它对加荷速率的反应非常敏感 ，位移桩应设在坝身坡脚和反压平台的坡脚 

处。关于控制标准以往沿用其他工程的经验。每天不超过3mm。实际上，地基侧向变形与土 

的性质、地基处理方法及加荷方式等因索有关。例如铁道都在宁波路堤试验中表明，虽然地 

基条件相同，但地基处理方法不同，路堤试验破坏前边桩位移最大速率 ，砂垫层预压祛为8．9 

mm／d，砂井预压法为 4mm／d。又如四明湖土坝三次滑动，当预压时间越久、坝越高而产生滑 

动前的水平位移速率就越小，如图 6。 

图 6 四明朗土坝三狄坍滑时边桩水平位移过程线 

根据杜湖、十字路土坝施工期位移资料分析，砂井地基的位移速率可采用 4mm／d，作为 

稳定性的控制指标。 

杜胡、十字路土坝的实际加荷速率，与实测的沉降、位移曲线如图8所示。 

2)地面沉降控制标准。实践证明沉降作为地基稳定性控制不如边桩位移反应灵敏，沉 

降与填土加荷的关系往往有滞后现象。通常砂井地基由于排水容易，加荷过程中沉降速率 

就比天然地基快。例如杜湖土坝在边桩位移和孔隙水压力正常情况下，曾有几天出现几个 

桩的沉降值达 18ram。 

十字路坝按以下改进的高木俊介法进行沉降速率计算，成果如袭4。 

S。：—b' ae
—

TM  

Lq．。( 一 )+；：( 一 )] (7) 
‘ U 

式中 S——时间 t的沉降速率； 

b。tt——分别为第 1级加荷的起点和终点时间； 

b——第 2级加荷的终点时间： 

一 时间 t(t=1，2)的加荷速率； 

— 喝 终固结沉降； 

一 总荷载 ； 



10 地 基 处 理 第 12眷第 4期 

： ；日：垒+ (7．1) ； i露 i u 
十宇路土坝加荷时间与沉降蘧事关系裹 裹4 

在保证地基稳定的前提下．若加荷速率增大，则沉降速率也相应地增大。倒如 一．桩的 

设计和实际加荷速率与沉降速率比较如表5。 

十字路土坝 是．t桩的设计和实际加荷与沉降速率比较 囊 5 

加荷时同 1979．1．1—1980．1．31 1980．4．1—1980．10．31 1980．11．1—1980．12．3l 

设计加荷速率 啦( d) 0．243 0．416 O．270 

设计沉降速率 ~(mnCd) 1．150 2．13 1．锄  

实际加荷速率 q~(kPa／d) 0．2：j0 0．258 1．0∞ 

计算沉降速率 s~-(mm／d) 1．05O 1．270 3．70O 

实穗祝降速率 (Ⅻ d) 1．O∞ 1．6∞ 3．300 

杜湖土坝施工期 1970．9—1973．10实嗣月平均 囊 6 

19"／0．9 1啪 ．10 1啪 ．1l 1970．12 1卵 1．1 l卯 1．2 1卯1．3 1971．4 1卵1．5 l卯1．6 

S~(mm／d) 1． 2．∞2 3．530 2．294 1．258 1．929 1．259 1．8o0 2．065 2．000 

是(mm／d) 1．蛐  2．774 4．367 2．290 1．871 2．2l4 2．∞2 1．967 2．645 1．8o0 

＼＼
日裳 1卵1．7 1卯1．8 1卯1．9 l卯1．10 1卯1．1l 1卯1．12 1 ．1 1 ．2 1 ．3 1 ．4 

涮 点 ＼  

S,(mm／d) 2．806 2．226 2．000 1．581 2．133 5．00O 4．194 2．"／14 2．7肆2 2．埘  

(m fd) 2．竹6 2．258 2．坳  1．m  2．40o 6．226 5．啦  2．鼢  3．粥  2．20o 

1 ．5 1 ．7 1 ．8 1 ．9 1 ．1O 1 ．12 1 ．1 1 ．9 1弗 ．10 

S(mⅢ，d) 2．3丝 1．645 2．097 1．367 1．613 1．677 1．87l 1．鲫  1．355 

是(m d) 2．194 1．806 2．097 1．533 1．968 1．871 2．091 1．7oD 1．5l6 

由表 4可见，沉降速率一般在 1—2nma／d，从 1979年 1月 1980年7月的实测沉降速率 

值也在此范围内。例如 s1．，日平均沉降速率为 1．35nan／d。由表 5看，沉降速率随着加荷速 

率的变化而变化，理论计算与实测数值接近。表 6列出了9个月施工期中29个月平均沉降 

速率在 1．26"1—6．226值。其余 1O个月 s1和 s2的平均沉降速率小于 lmm／d的未列出。 

1970．11．12和 1972．1三个月的沉降速率为最大，S1和 分另 为 3．530、5．00o、4．194和 4． 

367，6．226，5．032nwa／d。比较表4与表6可以看出，十字路土坝施工的沉降速率比杜湖土坝 

的小．除了地基软土层较薄外，主要还是控制加荷逮事。这也是坝体裂缝较少的原因之一 

总之，从施工安全看．沉降速率标准控制在 15rmn／d以下亦可．但从变形和坝体裂缝看仍控 
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制在 lOmm／d以下为好。 

3．孔隙水压力控制标准 ：从理论上讲．孔晾水压力最能本质地反映地基固结和强度增 

长的情况．从而反映出地基的稳定状态。土坝地基的稳定性状取决于有效应力。有效应力 

在一定荷载作用下受到孔隙水压力所制约。软土地基中孔晾水压力发展的规律是：地基中 

某点的超静孔晾水压力以一定的速率随着荷载的增加而增长，直至到达某个临界荷载使该 

点发生局部屈服，此时该点的孔晾水压力随着荷载进一步线性地增长，但其速率大为增加。 

即控制孔晾水压力线不发生突然转折增大。 

由于软土强度特性十分复杂，加上施工过程中存在很多变数，因此在施工过程中应对位 

移、沉降和孔隙水压力三项观测资料进行综合分析，才能得出比较正确的结论。例如杜湖土 

坝在 1971年 l1月，至 12日期间．大坝填筑从 loin填筑至 1lm．由于加荷速率过快，在 1971 

年 12月9日至 12日，沉降速率从 是=4mm／d开始．9日是=5mm／d，10日，％=7mm／d．12日 

％=17mm／d，>10ⅡⅡn，d(控制值)。s1也出现类似情况，％和 S‘也出现增大趋势；对应断面上 

的 边桩位移速率从 1．5nndd．增大至4nndd再增至7nndd>3ram／d(控制值)，相应断面的 

地基孔晾水压力测点 u5和 也出现孔晾水压力的突然增大，孔隙水压力前 载直线斜率发 

生转折而突然变陡(图7)。这是产生滑坡前的预兆。采取立即停止大坝填筑的紧急措施， 

停荷 ∞天后，沉降速率、位移速率和孔隙水压力荷载系数才逐渐恢复正常。 

杜湖、十字路两工程，对软土地基筑坝的特性和规律有足够认识．严格控制加荷速率，因 

此能安全、顺利地完成大坝的填筑任务。 

沉降分析 

填土高度∞ 

圈7 孔瞰压力一填土高度曲线 

图8 s—t曲线是两坝按实测资料绘制的。为了考察长期沉降性状，将横坐标选用以年 

为单位(如欲考察加荷期间和停荷初期性状，并推算 、s。等，则横 标尺度宜选用日为单 
位)。 

该图两坝的s—t曲线基本上可分为面、彘和面三段。现将各段占总沉降量的比例和 
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埂 
高 

图 8 杜湖、十字路 $-t曲线 

各段的沉降速率列于表 7。(杜湖以观测点 、十字路以 ．．作为代表；按实测值计算) 

两坝 S—t曲线三段的比倒和沉降速率 衰 7 

●一  。 一  

B̂ BC 血  

水库名称 占总沉降 平均建率 占总沉降量 占总沉降 平均速率 备 注 

％ n-n『年  ％ ％ mIn『年 

1969—1973年 1973—1984年 1984—1998年 砂井深 12—14m 

杜湖 下卧软土层 2—4m 

78．2 610 18 3．8 8．6 砂砾层承压水头 1．2m 

1978—1982拒 1982—1987越 1987—1998芷 砂井探 12m 

十字路 无下卧软土层 

83．4 531 14．8 1．8 4．1 砂砾层承压永头 0
．5m 

r 

从十字路的整条 S—t曲线来看，荷载几乎等速一次在约4年内加到坝高 26．Om．又经过 

5年。S—t曲线即转入cD．趋于稳定(后期沉降稍有波动，对于有渗流的土坝来说，在所难 

免)。以十字路来说．固结如此快捷，且趋于稳定。是砂井地基的典范。两坝 五_啵 (都是4 

年)。沉降已完成大部分(分别占78．2％和 83．4％)。这些都反映了砂井地基的处理效果。 

对于杜湖， 时间较长．面j的速率显然大于十字路(十字路的西j的沉降速率约为杜湖 

的一半)。 

这一差别的原因：主要由于十字路地层构造较为简单。砂井直接打至下卧砂砾层，该层 

的承压水头又小。杜湖的砂井下端以下留有2—4m软土层，虽然厚度不大。但又有承压水， 
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这样就延缓了整个软粘土的固结。两坝的cD段的压缩量都很小，占总沉降量的比例(3．8％ 

和 1．8％)都很有限，在工程上没有什么影响。 

杜湖AB段的沉降速率(S=610ram／年)显然大于十字路(§：531rren／年)。其主要原因可 

能是：杜湖软土层的固结系数(cf：2x 10 em／s)大于十字路(cf=3．2x 10 c ，s)。其他 因 

素如井径比(杜湖 n=7．5，十字路 n：6．6)以及砂料粗细和级配等两坝差别不大。(根据式 

(7)算出杜湖和十字路砂井土层的口值，分别为3．9×10 ，8ec和 8．0×10一／see。由此也可 

见杜湖AB的沉降速率 §显然大于十字路的 §)再者，在AB段，杜湖的沉降速率主要取决于砂 

井处理层的固结(又取决于砂井的径向排水固结)，杜湖的软土层有夹砂层，也会加速固结 ， 

下卧软土层的固结很缓慢，此时尚未多大影响整个软土层的固结。进入Bc段的沉降速率 

(18％沉降量用了 l1年时间)也影响了cⅡ段(在 l4年期间内尚有 8．6rnrn『年的沉降速率)，沉 

降迟迟未能稳定下来。而十字路cD段在 1 1年内的沉降量仅占1．8％，沉降速率仅为 4．1m 

年，沉降已趋于稳定 。 

上面介绍杜湖AB段的沉降速率大于十字路，但其所占总沉降的比例小于十字路，这不 

矛盾，因杜湖砂井以下有下卧软土层，延缓整个软土层的总沉降(起了“拖后腿”作用)。 

附带介绍刘世明等(1989)曾根据杜湖的实测沉降资料分析了次固结所占的比例，如图 

9所示。从该图读出5o年内次固结约占11％。 

图9 杜潮水库土坝地基次固结在沉阵中所占比例(刘世明等 1989) 

表7中杜湖cIl所占的比侧为 3．8％(32年内)。查面 段不能说是：代表次固结的比例(因 

杜湖后期孔晾水压观测失灵，惜未能结合分析定出主、次固结的翅分)。表 7和图 9是按不 

同基础而制定的，二者不能直接对比。但二者可以结合起来，在概念 Iz．--II：~说次固结所占的 

比例是很小的。 

图 8还表示边柱水平位移一时间关系，水平位移在加荷停止后即结束。 

杜湖的沉降分析，包括从 S—t曲线推算最终沉降(s。)，瞬时沉降( )，固结沉降( )，以 

及固结系数(c．)，其理论基础是固结度普遍表达式： 

= 1-∞ (8) 

该式是多个固结理论解归纳而得出的(包括改进的高术俊介法，本文式(7)中§的计算)。具 

体推算公式见(曾国熙等，1981)或《地基处理手册》。即所谓“指数函数法 或“三点法 。 

十字路的s。的推算是按双曲线函数拟合的。上述指数函数法和双曲线函数法国内两 

法并用。哪一法推算结果比较接近于实际．由使用者来总结。 
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再者，曾有同志提出按双曲线拟台 S—t曲线 ，以反算固结系数。 

有一点值得商榷：须知固结系数是固结理论解的一个系数，推算得出的固结系数将回到 

相应的固结理论解。上述指数函数法推算的固结系数与相应的固结理论解是一致的。如果 

采用双曲线函数推算的固结系数将如何回到属于指数函数的固结理论解，似有欠匹配之处。 

砂井和砂垫层砂料的粗细及级配对砂井地基的效果也是一个重要因素，必须予以考虑。 

原则上最好能选用天然级配的粗砂。但对于上述的两坝而言，由于砂料用量很大，且来源多 

处，很难做到筛选。只能凭肉眼尽可能选用粗砂．同时采用人工清洗．控制砂井和砂垫层砂 

料的含泥量分别小于4％和6％。现在看来，这一措施是恰当的。 

渗流控制 

杜湖、十字路土坝为了防止渗流破坏，采用了三项控渗措施。第一，设置斜墙或心墙防 

渗体；第二，设置上游反压平台与防渗体连接，增长渗径，减小渗漉比降；第三，在下游坝趾设 

置排水棱体与砂垫层连接，防止渗透破坏。根据观测资料主要对浸涡线，渗泷比降，渗流量 

及承压水情况进行分析。 

1．浸润线分析：杜湖、十字路土坝的理论计算与实测浸润线对比分别见图 10和图 l1。 

由图可见．实测的均低于理论计算的，而且差距不小，尤以十字路土坝差距更大。不臂采用 

的计算方法如何精确，土坝中浸润线轨迹与计算的位置总是存在差异，其原因有：(1)坝体土 

并不均匀，压实后的渗透性质也不完全与计算数值吻合。坝体与坝基中土的各向渗透系数 

也不相同．大多的渗透系数水平向大于垂直向；(2)对坝基土的渗透性质更难估得正确，坝基 

土的不均匀性往往严重地影响了坝身的渗透情况；(3)计算和实验中往往将边界条件作某种 

规则化。对于复杂的土坝和坝基断面，往往不得不作一些假定，以便得到理论上的解答 ，因此 

计算结果与实况总有差异。何况砂井，砂垫层地基的渗流计算缺少现成的计算模型，在坝底 

设置排水砂垫层，其浸润线比一般没有砂垫层的要低，十字路土坝在心墙后又有竖向砂垫 

层 ，其覆润线应更低，这是符合实际情况的。在稳定性分析时，为安全计，对实测和计算的稷 

润线分别进行对比．而且其安全系数均能满足规范要求。 

图10 杜羽 1993年理论与实测浸润线 

2．杜湖土坝水力比降分析：(1)坝体土允许水力比降为[i]=O．473，计算水力比降：i： 

O．426，i =O．45， =O．403；实测水力比降：i=0．171， =O．275， =0．116。实测的水力 

比降小于计算比降，且均小于允许比降，表明坝体不存在渗透变形的破坏问题。(2)坝基土 

允许水力比降为[i]=0．38，计算最大水力比降 i毗=0．30，实测的水力比降 i：O
．043，实测远 

小于计算的和允许水力比降，坝基也不存在渗透破坏问题。 



2001年l2月 地 基 处 理 l5 

圈 11 十字路水库主坝理论计算与实测浸润 

3．十字路土坝渗流量分析 ：理论计算通过坝体的渗流量 Ql=25．7 ，昼夜 ；通过砂井砂 

垫层的渗流量 =15．5 ，昼夜，通过地基砂卵石层渗流量 =925 ，昼夜．∑Q=966．2 ， 

昼夜，95％以上的渗流量是通过地基砂卵石流走的．一年总渗谓量为 万 ，仅总库量 

2030万 的 1．74％。水库年蒸发量 106万 ，占总库量的 5．2％，是年渗橱量的3倍，表明 

水库的渗谓量是很小的。实测的渗流量 Q一=l加 ，昼夜，Q =490 ，昼夜、 =950m~／昼 

夜，计算渗流量与实测平均渗流量接近。影响渗流量的主要因素是水头和时效，其次是温度 

和降雨，从时效分量看，总渗流量随着时间延续呈下降趋势。 

4．坝基承压水情况分析：监控坝基承压水情有两种设施：其一是观测减压井的流量变 

化；其二是观测承压水管的水位变化。(1)减压井流量：杜湖水库 1973年打减压井 5 121，淤 

塞了2121。1979年又打减压井 10121，1944年进行维修，补设，减压井增到 11 121，从 1980 

1997年减压井流量统计．平均 日渗流量为 120ma，昼夜，最大渗流量 297m~，昼夜，1980年最小 

渗流量为 1．4 ，昼夜(1966年)，渗流量逐年减小。十字路土坝也打设减压井 11口，渗流量 

1996年 3 ’，昼夜，1998年 315m~，昼夜至440m~1昼夜之间变化．从总体上看年平均值比较稳 

定，平均渗流量各有下降趋势。(2)承压水位：杜湖土坝坝基承压管水位波动幅度很小，受库 

水位影响也很小，主要由减压井出口高程控制。承压管水位随着时间延续相当稳定，从位势 

分析看，各年份的位势也相当稳定，说明坝基渗透变形是稳定的．减压井的效果良好。十字 

路土坝从最大位势值分析，除少数管外，其余各管的位势，从 1985年至 1997年略有增大，但 

1998年开始最大位势值又减小。基本上也是稳定的。 

5．综合分析：(1)杜湖土坝，坝体测压管．除 E管有异常外，其余情况均属正常．坝基承 

压水管和减压井观测资料表明，坝基渗流状态正常。十字路土坝坝体测压管除个别管外，其 

余测压管的水位均较稳定，坝基测压管水位的延续略有升高，未发现有明显异常现象。(2) 

理论、模型试验和工程实践都表明：土石坝的渗流破坏机理，首先开始于渗流的出121，反滤设 

施是保护渗流出121最有效的措施。J．L_sIlerad(1984)明确指出：防止土石坝渗流破坏的首道 

防线不是防渗体，而是下游的反滤层。两坝对下游坝趾的排水棱体反滤层都十分重视，其施 

工质量是符合设计要求的。 

坝体裂缝及其处理 

杜湖、十字路两土坝在施工期和运行期曾出现数次裂缝，某位置和情况如图 l2、图13和 
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表 8。 

杜潮、十字路±坝横向裂缝情况 表8 

水库 裂缝面高程 缝长 缝宽 缝罐 
名称 缝号 发现日期 处理情况 (

m) (m) (Ⅱ血) (m) 

左 1 1971．5．17 9．5 100—160 大开挖 处理 

左 2 1 1．6．19 11．8 30 大开挖处理 

杜 左 3 1卵1．8．19 9．3 3 0 大开挖处理 

湖 左 4 l ．8．12 17．丝 5—7 3．0 19"／4．12大 开挖处理 

土 左 5 1973．12．3 19．64 20 3．0 同上 

坝 右 1 1 
．8．12 18．0 >5 1-8 同上 

右 2 1卵3．12．14 19．卵 2．87 同上 

右 3 1卵3．12．15 15．59 

十 左 1 1 ．1．9 14．1 15 4 大开挖 、灌浆 
字 

路 左 2 1骝3．12．18 13．3—30．3 72 20—30 4 坝顶套井、其余大开挖 
士 
坝 右 1 1981．11．13 17．5 印 22 4 大开挖、套井、灌浆相结合 

鼍 

圈 12 杜期土坝裂缝平面位置示意图 

最近大坝安全鉴定时，在浆砌块石防浪墙上发现裂缝。杜湖土坝共有 66条 最大缝宽 2o一 

23mm，特别在 2o号缝尤为严重，浆砌块石挤压破裂范围 5m左右。十字路土坝共有 8条裂 

缝，多数缝宽为4—6m ，仅 1条缝宽 30mm．附近浆砌块石也有挤压现象。相比之下，后者状 

况大有改善．这是与设计和施工中重视变形，采取相应防裂措施有关。 

1．坝体裂缝的特性：(1)裂缝位置都在砂井区以外，即靠近两坝头，落在地基软硬交界 

区；(2)裂缝的走向基本上与地形等高线平行；(3)裂缝的产状为上宽下窄，缝深在 3—4m左 

右 ．这些裂缝均先后采用开挖回填 ，套井回填 ．结合灌浆等方法进行处理 。 

2．裂缝成因分析：从坝体裂缝的位置走向及其产状等特点看，产生坝体裂缝的主要原 
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图 l3 十字路土坝裂缝平面位置示意图 

因是由于软土地基的沉降量大，而且产生较大的不均匀沉降而引起的。从坝轴线纵向沉降 

倾度看，如图 14和图 15，坝中段沉降倾度小，而两坝端的沉降倾度大，两岸平均沉降倾度比 

坝中间的沉降倾度大 10倍以上，因此在两坝端开裂是必然的。 

根据坝体应力分析．在土石坝两岸最容易发生横向裂缝。这是由于在坝体与左右岸坡 

接头坝段，坝顶各点在自重作用下均产生不同的沉降变形，坝顶各点还发生指向河答中部的 

· Ill z ／ 
图 14 杜湖水库土坝纵向(坝曲线)沉降图 

I 2嗨 I ” z 

3．20 ” 1．●m● 

图 l5 十字路水库大坝纵向(坝轴线)坝基沉降图 

纵向位移，从而在两岸附近的坝体中形成了拉应变区．当土体应变达到土体的极限应变值 

时，即产生裂缝。裂缝处受力情况，有如“掰馒头”。杜湖、十字路土坝属于这种变形的规律
。 

该两坝均系软土地基上筑坝，在两坝头软硬地基交界段，不均匀沉降变形引起的拉应变
，尤 

为显著，因此，在坝头附近坝体产生横向裂缝是必然发生的客观规律。 
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此外．杜湖、十字路土坝，均是砂井地基，但砂井的施工方法不同。杜湖砂井施工用钢管 

法，生怕铸钢桩尖碰到岩石而折断，凡是软土厚度小于 7m的两岸附近的软土均未处理，这 

就给两坝端，因不均匀沉降产生横向裂缝留下了隐患。十字路土坝砂井施工，采用高压射水 

法，凡有软土的范围都进行处理 ．这样就缩小软硬地基的交界段的范围．即减少两坝端出现 

裂缝的范围。 

3．防裂措施，十字路土坝设计时就考虑土坝变形问题，在设计和施工中采取了两点防 

裂措施。其一，对设计断面的转折点都进行沉降分析及其倾度计算，并严格控制加荷速率； 

其二．在施工中先填河床断面．再填筑两岸，减少其不均匀沉降。即在河床断面坝高达到 

14．5m时(占设计坝高的 55％)．地基沉降量达到 1467mm(占设计总沉降量的 2820ram的 

52％)时．才填筑两岸坝体。这样有利于减少坝轴方向的不均匀沉降．从而减少横向裂缝。 

但是必须注意，河床与两岸采取分段施工．由于两坝段坝体填筑高差较大，若分段结合处的 

坡度太陡，处理不当，又将隐伏着新老坝接合处产生横向裂缝的因素。十字路土坝后期产生 

的两坝头的裂缝可能与此有关。 ‘ 

4．防浪墙裂缝的原因。防浪墙体由浆砌块石筑成，属刚性体，而它的基础是由各种土体 

填筑而成的坝体，属塑性体或弹塑性体。如果坝体的变形不协调，那就会敏感地反映到防浪 

墙上。一般坝顶防浪墙开裂往往是坝体横向裂缝的征兆。当然防浪墙产生裂缝，坝体不一 

定也有裂缝。除了不均匀沉降外，防~tttl与坝体的变形不协调是引起防浪墙裂缝的主要原 

因。此外．浆砌块石的沉降缝分段过长，杜湖、十字路土坝沉降缝的间距为 20m，一般缝距以 

15m为宜。加上沉降缝的施工质量不规范，没有起到应有的作用，也是产生裂缝的原因。 

结语 

1．采用砂井(或排水塑料扳)处理软粘土地基的土坝工程有以下三个需要考虑的最基 

本问题 ： 

(1)抗剪稳定性； 

(2)地基的固结和变形； 

(3)抗渗流的稳定性。 

这三个问题就是土力学的三大定律所在。对于砂井地基 ，(1)和(2)是密切相关。砂井 

的基本作用就是加速地基固结．同时加速地基强度的增长，是—个问题的两个面。对于陆地 

上的砂井地基主要考虑这两个问题．但对于水利工程．第(3)问题是必不可少的。以本文讨 

论的对象·(土坝)而畜，(1)、(3)是首先应得到保证的。当分析地基或坝体有关问题，则应三 

者结合考虑。 

2．地基强度增长及稳定性分析 

地基中任意点任意时刻的抗剪强度 可用下式表达： 

= + 一 (1) 

式中 ——该点的天然抗剪强度， r—一由于固结强度增长，(一△． )——由于剪切变形 

而导致强度的衰减。 

基于该式而发展为地基强度增长的预计公式为 
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=．q(ro+血·UK) (2) 

或 =1[ +K(血 一△u)] (3) 

式中 一考虑蠕动效应的一个折减系数，根据杜湖 1970一I980年之间6敬十字板测定强度 

反分析结果而建议的试用值1=0．75—0．90。其余符号见文中式(1)、(2)和(3)的说明。 

根据以上地基强度增长的预计，由于地基部分承受其上的荷载(坝高)的不同，地基强度 

增长亦不同．可将地基分为若干区(杜湖分为 5个区)，然后按修正的圆弧法进行稳定性分 

析，为了增加地基的稳定性 ，还需要一定厚度和长度的反压平台，两坝都如此。在杜湖的最 

后阶段的设计中，采用安全系数等于 1．20。这一套地基强度增长的预计、稳定性分析以及 

选用的安全系数值对于杜湖尚称满意。 

3．式(1)是对待软土地基强度变化的概念表达式，也是一个指导思想的依据。采用砂 

井加速地基强度增长，即加速 △ 的增大。严格控制加荷速率，即控制(一A-cu)的增大。由 

于软土地基 睦低．不注意严格控{6i加荷速率的失败教训是惨重的。即使采用砂井 ，严格 

控制加荷速率仍然不可缺步。 

杜湖控制加荷速率根据实践的修正，定为沉降 10mm／d，边桩水平位移 4n~x／d，同时结合 

孔压观测(避免出现孔压突然急剧增大)，还应注意这三项观测结合分析。 

对于在软土地基建坝(或高填土)，建立和健全沉降、边桩位移、孔隙压力以及测压管的 

现场观测，应该视为设计和施工不可或缺的内容之一．是现场监察的耳目。不能视为可有可 

无。边观测边分析以便指导工程的进展的方法即所谓观察方法( MdmalⅡ捌h0d)是现代 

土力学的锐利武器(Peck在第 10届国际土力学和基础工程会议特邀报告中的警言)。 

4．为了防止渗流破坏，必须采取措施控制渗流。采用砂井处理，就必须在砂井顶面铺 

设足够厚度的砂垫层 ．以便排泄软土层固结排出的水。(1)这一砂垫层的存在是和一般土坝 

最大的一个差别。这一砂垫层的上游端要与水库水截断，下游靖与棱体连接。起排水倒滤作 

用。(2)杜湖，由于下卧砂砾层存在有一定水头的承压水，为防止承压水直接通过砂井、砂 

垫，而产生较大的渗流，因此砂井下靖保留2—4m距离．未打到砂砾层。由于上述两点，杜 

湖采取防渗斜墙．斜墙与上游防渗反压平台连接，当时很担心因坝体产生较大变形而引起斜 

墙的裂缝，特别是斜墙与反压平台交界处。从长期运行以来情况来看 ，这一担心是多余的。 

十字路砂井上端接连的砂垫层．长度达250mo长度大的优点：渗流的比降小，有利于防 

止渗流破坏。从另一方面考虑，渗流比降过小，不利于砂井的固结排水。但从该坝地基固结 

情况那样良好来看，这一担心也是多余的。 

两坝的浸润线都作精细观测，并作理论计算校核，实测的轨迹均低于理论计算的。 

杜湖埂体和地基的实浏水力比降均小于理论计算值。 

十字路理论计算的渗流量与实测值接近。水库的渗漏量很小。 

两水库为保证地基中砂砾层的渗流稳定性，均在下游设置减压井。杜湖 1973年打减压 

井 5口，越塞了2口。于 1979年又打 10口，1994年进行维修补设，减压井增蓟 l1口。十字 

路也设置减压井 11口。两坝减压井的渗流量都作了观测和分析。现在看来。两坝设置减压 

井是必要的．效果良好。观测表明渗透变形是稳定的．没有造成危害。 



20 地 基 处 理 第12卷第4期 

5．圃结与沉降 

两坝以年计为横座标的s—t曲线，基本上可划分为， 豆(接近直线)Bc(曲线)和cD(接 

近直线)三段(见图8、表7)。两坝在丽段在约4年内的沉降占总沉降量达80％左右。十字 

路土坝花约4年时问，坝高达 26．0rn，又经过 5年，S—t即趋稳定。 

杜湖不同于十字路在于杜湖在砂井以下尚留有 2—4m下卧软土层，其下的砂砾中又有 

承压水，这样就延缓了沉降。在最后 的 14年( 石段)尚维持一个均匀、少量的沉降速率 

(8．6rm 年)。十字路因砂井以下不存在下卧软土层，故cD段沉降速率很小(4．1％)。∞ 段 

杜湖的 刍)十字路的§，这应理解为杜湖的沉降较慢趋于稳定。 

杜湖最后 14年、十字路最后 13年(即面 段)的沉降所 占的比例都很小(杜湖 3．8％，十 

字路 1．8％)，在工程上并没有什么影响。参照过去的分析，定性上可以说这两坝的次固结 

所占的比例都很小。再次证实了．砂井的主固结仍然是主要的。 

边桩水平位移主要发生于加荷期同。一旦加荷停止，水平位移立即结束。 

6．坝体的裂缝。坝体两端都是位于坚硬土体或岩体之上，而河谷存在有深厚的沉积， 

包括软粘土层和砂砾层等土层，在坝体的白重作用下，产生显著的沉降差，坝体在坝头产生 

裂缝是在所难免。采用一些措施，对裂缝的产生能有缓减作用，但难以避免不产生裂缝。坝 

体在两岸产生的裂缝都是在加荷期间，沉降急剧增大，沉降差也大。 

裂缝及时发现，并随时观测其发展。如条件容许，可待沉降稍为稳定时，再采用补救措 

施。措施包括大开挖、套井、灌浆。几种措施相结合比较适宜。 

两坝防浪墙产生挤压裂缝可能都是由于沉降缝间距过大。如间距减为 15m并能提高 

砌体(包括沉降缝)的施工质量，防浪墙的裂缝应可避免．至少可以得到缓解。防浪墙如已发 

生挤压裂缝破损。应及时修补。 
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三 ) 

A Review of Two Earthdams with Sand—drained 

Ground ove~"A Long Term of Operation 

z既lg cu0Xi 

(丑Iej University，地哪d 【，310027) 

SiftXis~gMiao 

(№ 曲0Wate~Conse~ancy，Hydrodectric Power m ，D ＆Research h~fitute，Ningbo，315000) 

Abstract Itisworthwhiletomake a reviewforpmmotlngthe k-owtas~ofthek Ⅳi埘 0ftwomidslze 

dams．Du Lake and Cx'~esway d町璐。sincethey日rethefirst吕Ilc。e8 clamsin Q1．m ，0fwhichthe 

gmund帆 ~ mved with sand drains andtlIey pc哪e鹪alongterm 0ffieldmeamlxeroentsfor 32 dlld 

23 yema,s resp~ fively． 

This peter includes；(1) inttoducfioa，(2) edi ∞ of the B扫雠 曲 0f soft d町 

。IIDd Bnd stability a B，(3)k~tlng rate~ont~u[，(4)setttement analysis，(5)∞ ~onttd，(6) 

cracks 0fthe n bo由 ne8rtheir∞dB andtheir remedy． 

岩土工程勘察软件系统 
岩土工程勘察软件系统是由浙江大学岩土工程研究所、杭州市勘察设计研究院和浙江省缘台勘察研 

究院共同研制开发的岩土工程勘察辅助软件系统，已通过浙江省科学技术委员会组织的专家鉴定。编制 

依据的标准是‘岩土工程勘察规范>(伽5O021—94)和‘岩土工程勘察文件编翩标准'(叫 lo一5一粥)，具有 

拯瞳 塑 题主麴 龌查，实现了如下的功能与特点： 

①采用表格式数据输人，对于岩土工程名称等项目可以通过下拉方式选择输人，大大加快了输人建度 

并减少了手工输入出错的可能性； 

②绘制工程圈件和表格时，系统可以自动判断图纸空间是否满足要求，并给出数据 比较值 ，揭示用户 

进行相应惨改 ； 

⑦可读取静探微机采集的数据生成静力触探曲线，用户分层后系统可以自动统计每层的 壁摩攘力 

和锥头阻力生成正式的静力触探曲线； 

④报表输出灵活方便，可以根据用户的选择输出报表的特定部分，调节列间距和每页行数以适应不同 

的纸张大小，使输出的报表美观整齐； 

⑤数据 自动统计，同时可以浏览数据副除其中的异常数据，也可以自动枝验数据是否在合适的范围 

内； 

@所见即所得的打印功能，显示效果与打印效果精确匹配； 

售后服务 ： 

有专人负责软件的答疑维护工作，欢迎来电、来函联系。 

联系地址：浙江省杭州市浙江大学岩土工程研究所 邮编：310027 

电话 ：0571一g7璺5∞99(O) 0571—87961173(H) 

鞋系人 ：韩同春 
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深层搅拌防渗帷幕在砂性土地基 中的应用‘ 

车秀文 

t帽海太学交通及海佯工程学院 南京 21O09B) 

【提耍】 本文介绍在南京市栖霞区某段的长江大堤除险加固工程中采用多头小直径深层搅拌防渗帷幕工 

程实例。本工程由于采用了合适的外掺剂，解决了以往砂性土中深层搅拌桩成桩效果不理想，而其它成桩 

法成本较高的问题。 

引言 

深搅防渗帷幕是利用水泥材辩作固化剂，通过特制的深层搅拌机械，在地基加固深度内 

将软土和固化剂(浆液)强制拌和，由固化剂和软土间所产生的一系列物理—化学反应，使软 

土硬结成具有整体性、水稳定性和足够强度的水泥加固土并连接形成防渗帷幕，一般用于加 

固饱和粘性土地基。 

在长江太堤除险防渗加固工程中，由于长江下游太堤多为漫滩相粉细砂及软弱土，如采 

用高喷法防渗则成本太高，在南京市栖霞区某段长江太堤堤基防渗加固工程中采用了小巧 

灵活的多头小直径深搅机，选用膨润土作外加剂，用低廉的成本在较短的时间内完成了 

7．8896m2的深层搅拌防渗帷幕，帷幕防渗效果满足设计要求。 

工程概况及工程地质 

1．工程概况 

为解决长江太堤渗漏 ，管涌等不良地质现象，南京市栖霞区水利局对辖区内有隐患的某 

段 2．14公里的长江太堤堤基进行垂直防渗加固处理，加固平均深度为 12m。该段太堤堤顶 

宽度为 6m左右，最窄处不足4m，堤顶有挡浪墙。断面如下图示： 

2．工程地质 

该地区在堤基范围内地层结构如下： 

①层素填土：灰 一灰黄色、稍湿、可塑，土质以粉质粘土为主，土质不均匀，夹有少量植物 

根系及碎块砖屑，层厚 1．7 1．8m。 

②层淤泥质粉质粘土：灰 ～深灰色、饱和、流塑，土质较均匀．局部夹有少量的粉砂，层厚 

2．0—2．1m 

· 收藕 日期 ：2001年 5月 
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③层粉细砂：青灰色、湿、松散 
一 稍密，砂质较均匀 ，层厚 3．90 

5．30m，Krt=9．36× 10一em／s．Kv= 

8．32 x 10一era／s。 ，— — ，，／ 

／  

④层层粉细砂：青灰色、湿、中 

密，砂质较均匀，未钻穿，Kw=6．45 

×10一em／s，Kv=5．90x 10-’era／s 

深搅防渗帷幕的施工 

1．方莱选 择 

据以往工程经验及在堤下试验表明，在砂性土层中
，各种配比的未加外掺剂和加有水玻 

璃深搅防渗帷幕试验效果均不理想，而高喷法成本太高。本工程采用膨澜土作外掺剂
，选用 

适合本堤段、小巧灵活的多头小直径深搅机械成桩
，深层搅拌防渗帷幕墙厚 35∞ ，深度为 

12ln，水泥掺人量为 15％．水灰比为 0．5，根据试验选用膨润土的掺人量为：膨润土：水泥： 
0．7：1。 

2．防渗帷幕施工 

(1)工程勘察 

． 

采用 xY型回转钻机，沿防渗帷幕轴线每隔 50m布设钻孔
．如局部地段地质条件较复 

杂，则适当加密钻进先导孔钻取芯样进行鉴定，并描述地质剖面图指导施工
。 

(2)防渗帷幕施工 

⋯

采用改进的四头小直径深搅拌桩，针对本工程地质特点
．在堤基上层回填粘土段采用四 

搅三‘赍工艺，在堤基下层砂性土层采用六搅三喷工艺
，保证砂性土层的成桩质量。 

3．施工应注意的几个问题 

在多头小直径深搅桩防渗帷幕的施工中
，应特别注意如下几点： 

( )深层搅拌机在预搅下沉时应尽量不用冲水下沉，在砂层中钻进困难时，才可带浆下 
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沉 。 

(2)制备好的浆液不得离析，可在灰浆拌制机中不断搅拌，待压浆前再缓慢倾人集料斗 

中，泵送浆液必须连续。 

(3)相邻单元段的施工时间间隔不得超过 24小时。 

(4)桩机的对中误差不得超过 5era，垂直度误差不得超过 1％。 

(5)在桩底喷浆时间大于 30s，保证桩端质量。 

4．质量检测 

(1)本工程对现场试验围井进行开挖观察，开挖时间分别为水泥土龄期 7d、8d、28d、30d， 

开挖深度 4．5 5to。防渗帷幕连续、完整。水泥土搅拌均匀 ，防渗帷幕无渗水现象，坑底基 

本无积水 。 

(2)取芯检验 ： 

为了直观检验多头小直径搅拌桩的成桩质量及桩身强度、渗透系数，施工28天后进行 

抽芯检验。采用 )(Y一1型回转钻机，泥浆护壁，从桩顶连续取芯，芯样表明：成桩质量均匀， 

泥浆与砂性土胶结良好，岩芯长柱状，坚硬，水泥局部富集，有微水平层理，岩芯较完整。试 

验结果如下 ： 

A 抗压强度试验结果： 

裹 1 

检测结果 

编号 桩号 取样槔度(m) 抗压强度(加 ) 

1 Q 一1 2． 0—2．40 1．2 

2 q 一3 4．80—5．00 1，3 

3 G 一6 9．70—1O．00 1．9 

d 岛 ～9 l1．80—12．00 1．6 

5 Q 一1 2．，0～2．70 1．4 

6 Q 一3 5，40—5．∞ 1．8 

7 一5 9．00～9．2o 1．7 

8 一8 l1．00一 l1． 0 1．8 

B 渗透试验结果 

裹 2 

检测结果 

编号 桩号 取样槔度(m) 渗透系数(cm，8) 

1 G 一4 6．．50—6．70 2
．

0x 10一‘ 

2 c2—4 5，20～5．40 1．8x 10‘‘ 

3 岛 一5 9．O0—9．20 2．3×10‘’ 

4 岛 ～8 11．0D一11． 0 2．0×10 ’ 
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5 G ～4 5．80～6．∞ 1．9xl一7 j 

6 q ～5 9．∞ ～9．20 8．6x10 

7 q ～5 l1．∞ ～11．20 1．8×10一’ 

8 ～3 6．∞ 一6．20 1．7x 10。 

3．从各项质量检测资料表明，本工程解决了砂性土的抗渗问题，砂性土的渗透系数从 

6．46～9．36×10～em／s，降低到 1．7～2．3 x 10～cm／s，满足大堤的设计抗渗要求。 

在工程使用管理中尚需进行监控工作。 

经济技术 比较 

多头小直径深搅防渗帷幕的造价为 132．96元， ，远远低于在相同条件下用高喷法施 

工的工程造价，且施工简单。多头小直径深搅桩机机身较小，移动灵话，施工速度快，适合于 

长江大堤复杂的施工环境．如能严格控制施工的成桩质量，在不同的地质条件，通过调整水 

泥和外掺剂的使用量及水灰比，这种防渗帷幕的施工方法是值得推广应用的。 

参考文献 

陈仲颐、叶书麟主编，基础工程学，中国建筑工业出版社，1990 

叶书麟主编，地基处理工程实例应用手册，中国建筑工业出版社．1998 

Application of Deep Stratum Mixing Round 

Diaphragm in Sand L~yer Foundation 

Ⅱ xitlw~n 

Abstract The paperintroduce a p ect aboutthe deep stratum Dg round diapl邺 usingmany 

— caputlittle diameterinthe erIgil ng of reinforcingthe 0Ia ．哪gRiverto get rid of daI at a 

section ofQiXia district ofNanJ city．Ibis project solvethe 甘n dmtthe effect of romping pile 

deeplayer峨 m】l1dis曲8al ct(町 butthe cost of 0d formi~ paeⅡ istoo h咄 ． 

更 正 

本刊 2001年9月第3期(总44)，第2页第 1I行及第 63页第 2行《水下混凝土灌注事故 

的预防及处理》一文作者徐正岭应更正为徐大岭，并致歉。 
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浅谈预铺桩竖向极 限承载力 

标准值的计算方法 

李晨钟 嵇蔚冰 

(江苏省盐城市建筑设计研究院 22,*0O2) 

[提要】 本文比较了部分工程用经验参数法、静力触探法估算出的单柱极限承载力和静载荷试验结果。 

探讨如何在本地区准确确定单桩竖向极限承载力标准值。 

现行规范的规定 

根据《建筑桩基技术规范》，单桩竖向极限承载力标准值应按下列规定确定：一级建筑桩 

基应采用现场静载荷试验，并结合静力触探、标准贯入等原位测试方法综合确定。二级建筑 

桩基应根据静力触探、标准贯入、经验参数等估算 ，并参照地质条件相同的试桩资料综合确 

定。当缺乏可参照的试桩资料或地质条件复杂时，应由现场静载荷试验确定。对三级建筑 

桩基，如无原位测试资料时，可利用承载力经验参数估算。 

这实际表明．单桩竖向极限承载力的确定就其可靠性而言，静载试验最高，其次为原位 

测试法，包括静力触探、标准贯入、旁压试验，经验参数法则需按各地实际情况，合理取用。 

由于试桩数量毕竟很少，评价母体的承载力仍带有某种局限性。因此，不论属何等级建 

筑物，均应采用多种方法结合地质条件综合分析确定承载力，以提高确定结果的可靠性。 

规范第5．2．7条：当根据双桥探头静力触探资料确定混凝土预制桩单桩竖向极限承载 

力标准值时，对于粘性土、粉土和砂土，当无当地经验时，可按下式计算： 

Q =u‘ z ‘且‘ +口。吼‘Ap (5．2．7) 

式中 ，l为第 层土的探头平均侧阻力 

为桩端平面上、下探头阻力 

n为桩端阻力修正系数，粘土、粉土取鲁，饱和砂土为 
j ‘ 

且为第i层土桩侧阻力综合修正系数 

粘土、粉土且=10．04·( ) 

砂土 口 =5．05·( ) 

规范第 5．2．8条 ，当根据土的物理指标与承载力参数之间的经验关系确定单桩竖向极 

收稿 日期 ：2001年 3月 
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限承载力标准值时，宜按下式计算： 

Q =Q̂ +口 = ’∑ ’q +q 。AP (5．2．8) 

式中 q,a为桩侧第 i层土的极限侧阻力标准值 

日 为极限端阻力标准值 

当元当地经验时，可按表 5．2．8．1．2取值 

由规范公式不难看出．单桩竖向极限承载力由侧阻力和端阻力组成。式 5．2．7中右边 

第一项为单桩总极限侧阻力，第二项为单桩总极限端阻力 ．分另Ⅱ对应双桥触探的侧壁摩阻力 

和锥头阻力乳。由于 、g。为触探时将金属探头连续压人土中的过程中，用电阻应变式静 

力触探仪自动记录的土对探头的阻力。这与预制桩，尤其是静压桩压人土中的作用机理一 

致。故对于预制桩工程，在估算单桩竖向极限承载力标准值时，可以认为在缺少当地经验的 

情况下，用式 5．2．7比 5．2．8要更直接些。且规范中预制桩竖向承载力分项系数的取值也 

是静力触探法(1．60)小于经验参数法(1．65)．等于静载试验法。 

当采用经验参数法时，规 蓖表格中提供的 q止、q 的波动范围很大，如何合理地取用，需 

根据各地实际土质情况和桩静载荷试验确定。 

本地区工程状况 

盐城市区地处苏北里下河地区．属第四纪古泻湖相或滨海相平原。地表填土层下即为 
一 层厚约 lm的粘性土硬壳层，第 3层土为淤泥质粉质粘土．约9m厚。第4层为粘土和粉质 

粘土，可塑 一硬可塑，厚 2—4m。第5层大多为粉土、粘质粉土或砂质粉土，厚度不等，稍密 
一 中密。第 6层为中密粉砂，部分地区缺失。一般桩端位于可塑的粘土层或中密的砂质粉 

土、粉砂层。以前由于勘察手法以单桥静力触探结合取土钻为主，单桩竖向极限承载力计算 

均采用经验参数法．参数取值根据规范略作调整。绝大多数工程未做静载试验．做静载的也 

以检验能否达到设计要求为目的，大多未做到极限。测试结果与计算值相差不大，采用桩基 

的工程沉降均很小。 

近几年来 ．不少工程采用了双桥静力触探结合取土钻的手法进行勘察，而开工前先做试 

桩静载试验以确定单桩竖向极限承载力的工程也逐步增多。试桩结果显示：预制桩工程的 

静载试验值与理论值有一定的差距．表 1即为部分工程的资料。(表 1附后) 

由表 1我们可以看出以下几个规律。 

1．用经验参数法的误差略大于用双桥触探法的误差。 

2．当桩端持力层为砂质粉土或粉砂时．静载试验值大多远远高于各种估算方法。当桩 

端持力层为粘土或粉质粘土时。静载试验值低于或接近估算值。 

3．用双桥触探法估算的单桩总极限侧阻力均高于经验参数法。当桩端为砂土或砂质 

粉土时，双桥静力触探法算出的端阻力高于经验参数法。当桩端为粘土或粉质粘土时，双桥 

静力触探法算出的端阻力低于经验参数法。 
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裹 1 

工 桩径 桩长 静载 总极限侧阻力计算值 总极限端阻力计算值 桩撅限承载力计算值 

程 试验值 (kN) (kN) 
号 (m ) (m) (

kN) 双桥 经验 双桥 经验 双桥( ) 误差 经验(kN： 误差 

l 250x250 12 600 4O3 328 174 l50 锕  一3．8％ 478 —2O％ 

2 3∞ ×300 9 1040 406 30l 43o l62 昭6 一l6．7％ 帕  一55％ 

3 350×3 0 l6 1400 813 仰  313 270 l126 一l9．6％ 一30％ 

4 <~400 l3 l，∞  640 43盘 367 撬  l0昕 一笠 ．5％ 708 —45．5％ 

5 3∞ ×300 7 676 39l 336 3垒5 l80 786 +l6％ 516 —24％ 

6 3∞ ×3∞  l4．3 766 670 471 l05 l89 775 1．2％ 660 一 l4％ 

7 250×250 l2．9 500束破坏 452 330 62 l25 5l4 +3％ 455 —9％ 

8 350×3 0 l3．3 657 593 5D5 114 撕  707 +7．6％ 伽  +14％ 

9 35Ox350 l1．7 416 386 3l9 67 2 453 +8
．9％ 564 +35．6％ 

注：1～5号工程的桩端持力层为中密的砂质粉土或粉砂 。 

6—9号工程的桩端持力层为可塑的粘土或粉质粘土。 

总结 

根据上述的情况，笔者认为，在盐城地区采用双桥触探的方法估算预制桩单桩竖向极限 

承载力标准值比经验参数法更合适一点，(此处参数指直接套用规范表格数据)。但在最终 

确定某一工程单桩竖向极限承载力标准值时应注意以下几个方面的问题： 

1．用双桥静力触探法计算时，对勘察的要求更高，现场操作，探头率定等均需规范。 

2．当静载荷试验的方法测出的单桩承载力远远高于静探和经验值时，需作认真分析． 

检查静载试验的加载方式、速率、千斤顶补载情况，不可盲从静载数据。 

3．当桩端持力层较薄且存在软弱下卧软土层时，应考虑其不利影响并作补充验算，必 

要时降低端阻力的取值。 

4．在盐城市区，粘性土的端阻参数取规范建议值的下限或略低一些，粉土、粉砂的端阻 

参数可取规范建议值的上限。 

5．应根据 日后逐步积累起来的静载资料辅以实测各土层侧阻力和端阻力总结出适用 

本地区的经验参数．供估算使用。 

参考文献 

‘建筑桩基技术规范》 (Jq94—94)中国建筑工业出版社 1995 北京 
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Taking about The Caculate Method of Prefabricated 

Precast Pi1e S~ dard value of Vertical limit Bearing Capacity 

Li Cheng oElg JiWeibing 

JangShu V ce YanChen a．~hitecqur~design research institude 

Abs~'aet This paper compare ∞Ine engineerings use e~ Hence parametermethcol and CPT metho d 

tocaculatthe stan&ard value ofprecast pilelimit bearillg capacity andfieldloadingtest result
． Inquire 

into how to accumte definethe standard value of verticallimit bearing capacity 

第七届全国地基处理学术讨论会征文通知 

(第 1号通知) 

为了总结、交流地基处理工程勘察、设计计算、施工技术、施工监理、现场监铡、施工机槭以及理论研究 

方面的新鲜经验，中国土术工程学会土力学及岩土工程分会地基处理学术委员会定于撕 年 8月或 9月 

在甘肃兰州召开第七届全国地基处理学术讨论会。现将会议论文征集工作有关事项通知如下： 

I．征文范 围 

应征学术论文和工程实录范围： 

(1)已有各种地基处理技术新发展；(2)地基处理新技术的开发和应用；(3)地基处理工程勘察技术
、设 

计计算理论、施工工艺及机具、质量检验等方面的新发展；(4)复合地基理论与实践方面的新发展；(5)地基 

处理其它方面的发展 

2．征文要求 

应征论文应未在国内外刊物或论文集上发表过，论文字数请控制在 6000．8000宇(包括图表)
。 论文 

字迹要求清楚、端正，图表齐全。 

3．征文时间安排 

征文截止 日期：20O2年 1月 31日。 

应征论文将由论文编审委员会决定是否录用。录用论文按要求规格于撕 年 3月 30日前提交(具体 

要求将在第 2号通知中说明)。人选论文将正式出版论文集。 

应征论文一式二份请寄： 

310027 杭州玉古路浙江大学玉泉校IX+术工程学系 俞建霖博士 

中国土术工程学会土力学及岩土工程分会 

地基处理学术委员会 

2001年 9月 
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喷锚网的应运技术’ 

蔡昌斌 周鑫良 

(韫州市1日城改建指挥部) (浙江中天般 集团公司温州分公司) 

【提要] 本文介绍的喷锚网为±钉墙的一种，现已广泛应用在软±地基淤泥质±层中．经过几十个地下室 

基坑支护采用喷锚网方案取得完满成功．并总结了一整套施工技术已予推广应用。 

喷锚网是土钉墙的一种，广泛应用在浙江、福建沿海一带软土地基淤泥质土层中，广泛 

应用以锚管作为土钉墙中的土钉，此管作为主要受力杆件，解决了淤泥成孔难的问题，同时 

锚管壁上开小孔采用高压注浆改善了淤泥的性能。在基坑壁的介面上布以钢筋网喷射砼． 

形成一种比较完整的土钉墙结构．其施工技术简述如下： 

施工流程 

1．根据地下室基坑支护平面布置图．进行喷锚网外围线放样，准确掌握喷锚网介面的 

位置； 

2．用挖土机挖斗在基坑外围线挖第一层带坡度的土，深度约为 1．2—1．5m．沿基坑内佣 

周边挖宽约为 5—7m，向内坡向自然土面．第一层为条挖，以下必须分层分段挖土，每层挖土 

深度为锚管下去 0．3m为准．分段开挖长度第二层每段不得超过 15m，第三层不得超过 10m， 

挖到淤泥时不得超过 6m，挖出作业面应立即进行人工修面，进行喷锚网支护； 

3．把第一道锚管用液压振管机或挖土机挖斗推人土中； 

4．设泄水管孔； 

5．用气压式砼喷射机将 C20细石砼进行初喷，厚约 30 40mm； 

6．布钢筋网．加强筋十字相交处及纵横加强筋与锚管交接处采用电焊；(见图 1) 

7．第二次喷射 (20细石硷．厚为 60—70mm； ． 

8．第二次喷射砼达到初凝后对锚管进行洗管； 

9．用压力注浆机(挤压式灰浆泵)向管内注人水泥砂浆或纯水泥浆，必须达到定值(0．5 
— 0．7kh)压力与注浆量要求； 

10．继续垂直向分层(约 1一1．2m)水平向分段挖土，越到下面段长越小，其下施工依次 

类推； 

u．机械挖土将到承台顶面时，间隔一个承台改为人工挖土； 

· 收稿日期 ：2001年9月 
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图 1 锚管与钢筋布网图 

l2．喷锚网施工完毕后，及时进行砖胎膜和垫层施工。 

锚管制作与设置 

1．锚管的制作 

(1)根据基坑支护实施方案对锚管进行断料，锚管采用 DN48×2．75—3焊接钢管； 

(2)在锚管外壁上钻二排梅花形 中8～l0出浆孔，在同一直线上间距为 8C0—900，此孔以 

利浆液向外挤成 l50 ~elSO粗糙圆柱形浆体；(见图2) 

(3)为了增加抗拔能力在锚管外壁孔处，盖焊一只 30×30 x4角铁(钩长 50)作为倒刺 

定位架 ； 

(4)头部焊 祀9 x3mm，e=2~aca锥体头一只，以便进土以利注浆，并使其形成磨菇形扩 

大头；(见图 3) 

(5)管和管对接时采用 3+l2，e=100r~n绑焊。 

2．锚管设置 

(1)锚管施工前，定出管位，作出标志与编号记录； 

(2)用推土机挖斗把锚管推人土中，记录锚管技术参数； 

(3)锚管推人士体后，用 DN20硬塑料管插入锚管底部进行压力注水清洗锚管内泥浆； 

(4)注浆过程中要做好锚管记录，按锚管编号逐一记录压管时涮得的土体特性、注浆数 

量与质量、事故处理等，并和设计图加以比较，若发现有较大偏差时，要及时反馈修改锚管的 

设计参数； 

(5)采用压力(0．5—0．7MPa)注浆裹管，使水泥砂浆或水泥纯浆通过钢管壁孔，向管壁外 

．  

．  
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图 2 节点详图 

◎ 
—+ 视̂ 

图 3 锚管详图 

挤压成 Ctso至 ~i8o圆柱形浆体。一次压力注浆时应用 帕2高压管直通入钢管离底部 2m 

处注浆，待压力达到一定程度时，此管逐步向外拉出，注满浆后保持压力3分钟 ； 

(6)向管内注浆，每米锚管注浆量要大于20kg水泥用量； 

(7)当注浆用水泥砂浆时，其水灰比不宜超过 O．45，若超过时应加三乙醇胺促凝剂，促 

使早凝和控制泌水。施工时当浆体工作度(坍落度)不能满足时，还需外加 EA一2高效减水 

剂 ，不可加水。 

钢筋 网细石砼 

1．锚管从正视望过去呈梅花形布置，水平间距均为 lm。打第一排锚管垂直间距为 1 

1．5m，打第二排、第三排锚管时其垂直间距为 1一1．2ra。锚管人土角度从 l 、15o、20o向下递 

增 ： 

2．钢筋网布置：紧依每根锚管均布置 l2水平及竖向加强筋，此筋必须焊于锚管上，其 

阃布置 @250钢笳网与加强笳焊接牢固。布网顺序从基坑顶面原地坪(布网 O．5m宽)开 
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始，从上往下布置直到挖土最深处； 

3．土体内若含有饱和水或地下水时，必须设 杞5塑料泄水管； 

4．钢筋布网后就用喷射法浇筑 (2O细石砼，浇水养护三天，砼配合比为水泥：石子：砂 

； 1：2：2(重量比)，石子粒径为 5一lOm 的碎石，砂用中砂。 

施工要求与质量保证措施 

1 施工要求 ． 

(1)喷锚网设计施工时甲方必须提供四周建(构)筑物与地下管线埋设情况，并通过建设 

单位、监理公司及总承包单位一起查看、登记、监证有关资料，弗提供水文地质勘探资料，进 

行精心设计施工； 

(2)基坑边缘 5m内计算施工荷载为 15 a， ，不能超载与出现太的动载。若周边房子 

很近，加固方法按(图4)施工。 

L=gra bI；iIil 

图4 周边房子很近处理方法 

若周边较近房子按(图5)施工。 

若遇到管线按(图 6)施工。 

汽车与挖土机若轮压在支护结构上时，则必须用 lOOmra厚路基板垫平后才可予以通 

过。遇到有些基坑离房子特别近一点也不允许放坡，就要按(图7)施工{ 

(3)挖土与基坑支护两方案必须同时会审 ，相互配合，确保质量，挖土时不能一次性挖到 

工程桩顶，要留高 300a~ 左右改为人工挖土，基坑边沿要间隔一承台改用人工挖土 ，坑底边 

沿多留三角土，增加被动侧压力； 

(4)基坑挖到基底时，必须抓紧做砖模及进行封底(垫层)，进入地下室施工。侧壁板施 

工完毕的侧壁外四周采用矿渣分层夯实，及时回填； 

(5)挖土时要经常观测土体的变形，并做好全面记录。要做到信息化施工，若有意外情 

遐 
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图 5 周边房子较近 

图6 遇到光缆等管线处理方法 

况及时采取应急措施。 

2．质量保证措施 

支护结构必须根据《地质报告》和场地周边环境情况，通过理论计算分析及施工过的经 

验进行拟定，为确保质量．施工时严格按图施工。 
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图 7 周边不许放坡处理方法 

(1)开工前，组织施工人员认真学习喷锚施工图与施工方案，并对可能出现的问题提出 

应急处理措施 ； 

(2)对整个施工过程，均实行岗位责任制，定人定点定责任，做好施工质量监督检测工 

作。工程技术组全面负责整个支护结构工程的质量，技术人员跟班作业，及时解决施工中出 

现的同题并作好施工报表记录，确保每道工序符合设计图纸与施工方案 ．达到优质要求； 

(3)加强质量管理，对每个施工环节严格把关，对坑壁坡度、锚管制作质量、锚管人土深 

度、注浆配合比、外加剂比例、注浆饱满程度(注浆量)、喷锚网、砼标号、密实度、厚度等进行 

严格监督检查； 

(4)做好基坑侧壁水平位移的监测工作，挖土时每天用水平仪与经纬仪测一次，特殊情 

况多测几次作好记录，及时通报有关部门，做到信息化施工； 

(5)做好隐蔽工程施工记录，特别是人土钢管长度，对注入水泥砂浆、水泥浆及添加剂等 

必须进行计量 ； 

(6)喷锚网未竣工前．不能在基坑边缘部位堆载重负荷，施工完毕后也不髓超载(≥ 

l5Ⅱ )。 

应急措施 

(1)若发现开挖土方后，土体水平位移为基坑深度的1％，沉降置为基坑深度 2％并不收 

敛时，应立即用坑土或砂包反压，待稳定后再采取加固措施； 

(2)加密加长锚管及时注浆．并要在水泥砂浆或纯水泥浆中加 0．3—0．5‰三乙醇胺促凝 

剂 ； 

(3)在基坑边缘打一至二排垂直注浆锚管，提高坑壁土体整体稳定性，在坑壁底部密打 
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一 排松木椿，减少地下室基坑底部土体的隆起。挖土较深基坑，必须在挖土前就要设置；(见 

图 8、图 9) 

图8 探基坑设置方法 

(4)减少地面堆载、降低自然土面标高等。 

基坑监测工作 

1．主要监测项 目 

(1)支护结构位移的量测： 

(2)地表开裂状态(位置、方向、宽度、深度)的观察； 

(3)周边建(构)筑物和管道线路等设施的变形测量和裂缝观察； 

(4)基坑渗水、流砂和基坑内外的地下水位的变化； 

施工阶段每天监测 1—2次 ，完成基坑开挖与变形稳定后，可适当减少监测次数。施工 

监测： 圉盘持续到地下室顶板浇筑完毕与外侧壁分层回填夯实结柬为止。 

2．量测重点放在基坑边壁顶部的水平位移与垂直沉降，量测点布在基坑转角处、长宽 

边上间距 15m 、变形最大点、地质条件最不利处、重要建(构)筑物与管线密集处。仪器选 

用精密水准仪、精密经纬仪； 

3．应特别加强雨天和雨后监测、以及对各种特别能危及支护安全水害来源、原上下水 

管质量进行仔细观察； 

4．在施工开挖过程中，基坑顶部的侧向水平位移与当时开挖深度之比如超过 1％时。应 

密切加强观察，分析原因并对支护结构拟定加固措施，若超过 2％应提出并实施应急方案。 
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某造船基地船坞 围堰防渗工程的经验与教训。 
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张艾东 姚顺章 

t山东省察安市藏浆公司 泰安 ~1000) 

【提要】 本文总结了某造船基地船坞围堰在防渗工程中的教训及经验。同时指出，在确定工程的处理方 

案时，一定要根据 自己工程的具体情况和特点，选择结台本工程的技术上可行、经济上合理的方案。同时． 

'i戋用一支能够实施这一方案和经验丰富、素质较高的专业施工B恤 。这是保证工程质量的重要前提。 

工程概 况 

某造船基地船坞围堰系吹填而成，堰长约 734m，堰高 11一l：3m，顶宽 4m，下游边坡上部 

为 1：2，下部为 1：3，并设有4个平台；上游边坡 1：3，设有 3个平台，详见图 1。堰体底部及两 

侧为袋装粉细砂．中部为吹填粉砂，整个围堰座落在软塑或流塑状态的淤泥质粉质粘土或泥 

淤质粘土地基上。这种土含水量大、强度低，并具有高压缩性。详见表 1。该围堰于 1998年 

6月吹填而成，由于建成时间较短，围堰土体仍处于欠固结状态。堰体渗水严重，堰后形成 

积水，用4台2．5寸的污水泵抽水，水面不见下降。围堰后坡局部发生坍塌，致使坞口无法 

进行正常施工。为解决围堰的渗漏水问题，甲方组织专家进行过多次讨论和技术方案论证。 

并先后在围堰顶部进行过两段共计长 120m的充填灌浆防渗试验，耗费水泥千余吨，但均告 

失败。直接经济损失很大，耽误工期半年余。最后 甲方委托该项工程总承包方三航局二公 

司解决。三航局二公司邀请山东省水利科学研究院的灌浆专家及具有丰富灌浆施工经验的 

泰安灌浆公司的主要工程技术人员，经过反复讨论和多种技术方案比较。认为具体到该围 

堰的实 隋况，采用二管法高喷灌浆新工艺是比较适宜的。因为这种新工艺是利用高压水 

泥浆作为能量介质切割地层成墙，而且施工速度快，质量有保证，对原堰体的稳定不会造成 

不良影响。实践证明该方案是成功的。自2O0O年 6月 19日至8月 18日对围堰长度 640m 

的主要漏水段进行了高喷灌浆防渗，取得了满意的效果。确保了坞口的正常施工。 

充填灌浆失败原因分析 

1．围堰特点 

该围堰系吹填粉砂筑成．并具有如下特点： 

(1)该围堰的上、下游及其下部均为编织袋装吹填粉砂筑成．袋装吹填粉砂的断面尺寸 

· 收稿日期 ：舢 年 l2月 
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图 I 堰体横断面圈 

为长 x宽 x厚度 =50x30x0．8m，围堰的中上部为吹填粉砂。 

土的物理力学指标 褒 1 

古水量 孔畦c率 天然重度 同快峰值 压缩系数 标准贯入 
层号 土层名称 W(

％) kN， ) c(kPa) 度) MPa。。 N63．5(击) 

吹填砂 l8．3 5 30 Q!堑= ：塑 3
．5 0

． 13 

@， 灰黄色淤泥质粉质粘土 4．5．8 I．274 17．5 10 14 1：塑= ：翌 0
．5 0

．65 

现． 灰色淤泥质粉质粘土 40．4 1．14l 17．9 14 14 1：塑= ： 2
． 0 0

．
49 

④ 灰色淤泥质粘土 47．9 1．342 17．3 l3 l2 1：篁= ：塑 2
． 5 0

．84- 

⑤． 灰色粘土 42．9 1．212 17．7 15 l3 

⑤ 灰色砂质粘土 30．6 0．866 18．9 7 30 

(2)堰体断面尺寸不对称 ，上游第一个平台高程为+6珀，平台宽度4—5m，下游第一个平 

台高程为 +4m，平台宽度为 2m。而且下游地面高程低，上游地面高程高。 

(3)堰体上游水位较高，下游水位低，上下游水位差约7—8m。 

(4)围堰建成时问较短，围堰土体含水量大，堰体座落在软塑及流塑状态的淤泥质粉质 

粘土地层上，围堰仍处于欠固结状态。 

2．充填灌浆试验情况 

第一灌浆试验段布置在围堰的中间，段长 60m，在堰顶中部布 3排孔，孔距 1．5m，排距 

1m。孔深为 20．6m，注浆工艺采用袖管法。钻机钻 73mm的孔，下 65mm酌塑料袖管。袖管 
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与孔壁之间没有充填脆性填料(即套壳)．只是靠孔内泥浆沉淀或孔壁粉砂的坍塌来堵塞孔 

壁与袖管之间的空隙。第二天灌浆，孔 口灌浆压力一般为 50—300kPa之间．吃浆量大。该 

试验段共灌进水泥 1leO多吨。但堰体后渗水没见减少。后经对灌浆孔之间、排孔与排孔之 

间均进行了钻孔取样，没有发现明显的水泥浆凝结体的痕迹。后来在下游堰体中发现了水 

泥浆凝结体的踪迹。在灌浆轴线没有形成防渗帷幕，本次灌浆试验失败。 

第二灌浆试验段选择在围堰沿江上游拐弯处。试验段长 60m，布 3排孔，孔距、孔深和 

排距同前。只是钻孔开孔直径较大，孔壁和袖管之间充填脆性填料(套壳)。由于套壳填料 

配方等方面原因，故造成灌浆时开环压力很大，而且开环率较低。灌浆事故时有发生．施工 

效率低，灌浆效果不明显。于20(10年6月上旬第二次灌浆试验失败。本段试验耗用水泥数 

百 吨，工期一个多月。 

3．充填灌浆试验失败原因分析 

(1)该围堰系吹填粉砂筑成，而且座落在淤泥地基上，堰体和堰基土体含水量都很高。 

堰体后坡掺水严重，并具有明显坍塌现象。堰体本身仍处于欠周结和不稳定状态。在这种 

情况下如果进行充填式或是劈裂灌浆，一个灌浆压力长期作用于堰体，在灌浆的同时也灌人 

大量的水分．这样对于堰体的稳定显然是不利的。 

(2)在粉细砂层灌注粒状材料，属不可灌浆地层“ ，因为其可灌比远小于 1O，在这种地层 

要想灌进颗粒性材料浆液，除非注浆孔正好钻在裂缝或洞穴上之外，往往是以劈裂的形式出 

现。 

尽管堰体为梯形断面．而且堰体中的应力状态为o1> > ，但是．由于堰体是由多层吹 

填袋装粉砂筑成．编织袋抗拉强度很大．而且远远大于土的抗拉强度．所以在堰内很难沿围 

堰轴线实现定向劈裂。要想实现定向劈裂必须满足下列条件：在一般情况下堰体的纵向抗 

劈力 PI，可用下式表示 )。 

R= ± (1) 

式中 ——堰体中的小主应力，在受压区取“+”值；在受拉区取“一”值； 

土体单轴抗拉强度．在粉砂中近似等于零。 

由于大量编织袋的存在，所以堰体的实际纵向抗劈力应为： 

=oI+T±d3 (2) 

式中 T一 为编织袋所产生的抗拉强度，并远远大于土的抗拉强度。 

灌浆时浆液的劈裂压力 P口可用下式计算。 

Po=hP g+△P (3) 

式中 注浆管高度； 

障——浆液密度； 

g—一重力加速度； 

△P_— ．口压力。 

堰体抗水平劈裂力 可用下式计算： 

= + (4) 

式中 口·——三向应力状态下的大主应力，近似等于土柱压力。 

由上述备式可以看出，当 Po> 时．堰体实现纵向劈裂，当 Po>P，时
，堰体实现水平劈 
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裂。由于大量编织袋的存在． 远远大于 P3，所以当灌浆压力 还小于 P2时， 已经大于 

。
即 >Po> 。故在该堰体中还没有实现纵向劈裂时，堰体已经产生了水平劈裂。所以 

在围堰轴线方向形不成竖直连续的浆体防渗帷幕。 

(3)由于堰体断面不对称．而且上游水位较高，所以沿灌浆轴线附近的堰体小主应力面 

向下游偏移，故灌浆对堰体产生水平劈裂后浆液很容易向下游流窜。以致造成灌浆孔附近 

取不着水泥浆的凝结体样品。 

由于上述原因的存在。导致了该围堰充填式(或劈裂式)灌浆试验的失败。 

高喷灌浆防渗成功经验 

1．根据具体情况合理选择防渗施工方案 

根据该围堰的工程地质和水文地质情况，选择高压喷射灌浆防渗技术方案，利用35— 

40MPa的高速射流切割地层成墙。这样在施工过程中对堰体的稳定不会造成不利影响。根 

据该围堰的特点．选用二管法高喷灌浆工艺 ．利用高压水泥浆做为能量介质，切割地层成墙， 

为堰体的稳定及在吹填袋装粉细砂堰体中成墙起到了保证。 

众所周知．高喷射流的破坏力可用下式表示 ： 

P=p 、 (5) 

式 中 P一 破坏力 ； 

口一 喷射流密度； 

—̂—喷射嘴断面积； 

v 射流速度。 

从式(5)可以看出．当喷嘴断面一定时，而喷射流的破坏力与能量介质的密度及射流速 

度的平方成正比。所以要想获得较大的破坏力，就要增加泵压提高流速，再适当加大喷射流 

介质的密度。在该项工程中，选用了二管法高喷灌浆工艺是保证工程质量的一个重要条件。 

另外，将高喷灌浆轴线前移到堰体上游第一个平台上，这样使堰体中的浸润线大大降 

低，增加了堰体的稳定性。 

2．确定合理的孔距及连接形式 

为了确保高喷墙体的有效连接，高喷灌浆孔距采用 I．2m，并用摆喷对接连接形式如图 

2。即第一序孔摆角采用70。，第二序孔摆角采用 30~。 

3．选择适宜的高喷灌浆参数 

田2 摆喷对接连接型式 
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图 3 建高喷防渗板墙前后堰体内浸稠线变化 

为了确保第一序孔高喷灌浆凝结体有足够的长度，而又不希望它喷射的太长．而影响第 

二序孔的钻孔及高喷灌浆；而第二序孔则要求高喷灌浆能够喷射得尽量的远，确保与第一序 

孔形成的高喷凝结体能够有效的连接；同时要求高喷水泥浆液具有切割穿透编织袋的能力。 

所以在正式施工前进行了多次高喷灌浆现场试验及开挖检查。最后确定了如下施工参数： 

高压泥浆泵压力 I序：32MPa Ⅱ序 ：38MPa 

压缩气压力 0．7MPa 

提升速度 I序 ：13—15era／rain II序 ：11—12era／rain 

摆动次数 8次／n血 

水泥浆 比重 1．40 

由于上述高喷参数是通过多次现场高喷灌浆试验取得的，所以保证了该项工程高喷凝 

结体的有效连接。 

4．加强施工管理及时检验灌浆防渗效果 

首先是选用了具有高喷灌浆施工丰富经验的专业队伍。严格按照设计要求及高喷难浆 

施工规范施工。在施工过程中．推行全面质量管理，实行岗位责任制．做到岗位到人．责任到 

人。实行三级质量管理网络、配有专职质检工程师，施工队设质检员、机台设质检小组，对整 

个工程质量进行监督和管理，严把材料质量关，杜绝不合格材料进场。做到安全施工、文明 

施工。质量检查贯穿于整个施工过程之中，开工初期就对已高喷灌浆孔进行了开挖检查，从 

检查结果看 ．高喷凝结体水泥含量均匀，墙体致密，强度较高，7天强度大于 2MPa，高喷板墙 

断面尺寸达到或超过了原来设计要求厚度(30era)。板墙与板墙连接紧密。在确认所用高喷 

参数合适后．才进行全面施工。 

施工至三分之一工程量时，围堰下游渗水明显减少，通过围堰后一个小基坑抽水试验来 

看 ，未进行高喷防渗时，每昼夜渗水量为 15Om3，现在为 70m3，比原来渗水量减少了一半以 

上。说明高喷防渗效果明显。施工至三分之二工程量时，根据监理及甲方的安排．对高喷板 

墙进行了围井抽水及注水试验。抽水试验测得板墙渗透系数 k=9．83×10～era／s，注水试验 

测得 k=4．44x10 cⅡ1，s。 

为了进一步检查高喷灌浆防渗效果，还对高喷灌浆前后围堰体内浸润线进行了观测。如 

图 3。从图 3可I三I看出，未建高喷防渗板墙前．堰体内浸润线较高，建高喷防渗板墙后，堰体 
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内浸润线有了明显降低。增加了堰体的稳定性。 

整个高喷灌浆施工工期不足两个月，共完成高喷灌浆孔 539个 ，防渗面积 12936m2。高 

喷灌浆结束后，堰后渗水消失，满足了坞首施工的要求．得到了甲方与建设单位的好评。 

小结 

某造船基地船坞围堰防渗工程的经验与教训： 

1．目前我国防渗措施很多，防渗效果也都很好，但是 ，也都有一定的适应范围。在确定 

处理方案时，一定要根据本工程的具体情况和特点，选择适合本工程、技术上可靠、经济上合 

理的施工方案。 

2．在确定防渗方案后，首先要选择一支具有丰富经验、素质较高能够实施这种方案的 

专业施工队，这是保证工程成败的重要一环。 

3．目前建筑市场竞争激烈，施工单位往往都把单价压到最低线，而建设单位为了省钱， 

而往往选用单价最低的施工单位，由于造价太低 ，施工中不得不偷工减料，使工程质量得不 

到保证，结果使建设单位付出更大的代价。类似这种现象屡见不鲜，在此提请建设单位注 

意 。 
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Experience and Lesson from the Diaphragm Project 

of one Shipbuilding Base Dock Cofferdam in one City 
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shipbI|岫ng base dock cofferdamin∞e city． 
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某工程钢管桩设计 

中的负摩擦力计算’ 

包夫欣 章胜南 林善富 

(浙江省电力设计院 310014) 

【提要】 本工程介绍了某工程钢管桩设计时对负摩擦力的考虑及取值。奉工程通过实测表明．对受大面 

积堆载影响的桩基，考虑负摩擦力是必要的，同时通过实最I结果反算负摩擦力说明r取值的正确性及对 k 

值取值的修正。 

工程概况 

某电厂煤场长约 ∞ ．宽约 lOOm，沿煤场纵向中部有一斗轮机，斗轮机宽约 lOm。斗轮 

机基础承受斗轮机、基础粱、承台及覆土的荷载。斗轮机两侧沿斗轮机基础全长布置宽各约 

45m，堆高约 12m的煤；堆煤下有厚达0．8m的石渣等材料，两者荷载总和达 140k
．Pa。煤场地 

基采用袋装砂井并预压处理。根据工程要求．预压处理迟于斗轮机桩基的施工，煤场预压引 

起的大面积沉降必定会对位于煤场中部的桩基产生影响深度很大的负摩擦力。经技术经济 

分析比较，决定采用钢管桩作为斗轮机的桩基。钢管桩有三种规格：阳D9
．0×11、中914．4x 11 

和 中914．4 x 13，其长期容许压应力为 1401VIPa，短期容许压应力为 2101~a。桩基的布置及与 

煤场的相对关系见图 1。 

蝴 伽l维珥毛固 
r⋯ _一-⋯ 7  = ：= __⋯ ⋯ ⋯ ⋯ 一] 

图 1 斗轮机基础钢管桩平面布置图(1：姗 ) 

- 收稿日期：199&年 10月 
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T程地 质条件 

煤场及斗轮机场地位于一河的人海处边缘，地质条件复杂。地层上部为滨海相沉积软 

土．下部为坡积、洪积、冲积而成的亚枯土类碎石层和混亚粘土层，再下就是基岩。基岩由于 

早期受到几次海侵的影响，表面起伏剧烈，基岩面上的覆盖层亦极不均匀。煤场地层的岩土 

主要物理力学指标见表 1。斗轮机基础下两排桩基处的地质剖面见图2。 

’ ’ 

0 
，Z 

，|毒0 
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Î ●口 
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@ 

圉 2 B列钢管桩地质剖面 

根据地质报告，碎石层桩尖容许承载力 =2000—3000kPa，强风化基岩抗压强度 

ZSMI~，中等风化基岩为 5oⅦ)a，桩尖容许承载力为500O~70~OkPa。 

钢管桩设计 

如前所述，由于大面积堆载预压荷载(堆煤荷载)，堆载引起的地层浅部及深部竖向位移 

必然对钢管桩产生负摩擦力。影响深度较大的负摩擦力对钢管桩的设计影响很大，也影响 

着钢管桩桩基的造价。目前计算负摩擦力的方法较多，计算结果相差也较大。本节首先结 

合本工程的实际情况讨论几种负摩擦力的计算方法，并取其中一种予以应用。在本文最后 

根据桩顶位移的实测结果对桩的负摩擦力作了间接的反算，以验证设计取用公式的正确性。 

1．桩的负摩擦力计算 

桩侧负摩擦力按下列公式计算： 

脚 = J (1) 

式中 —̂ 桩尖形状系数 ，开 I：1钢管桩为0．6，闭I：1钢管桩为 1．O； 

西——桩的周长(m)； 

r 一 桩周负摩擦力(kPa)； 

L— 桩顶 至中性点的距离(m)。 

L。一般取值如下： 
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当为摩擦桩或不完全支承桩时，L=0．8L； 

当为打人砂层或砂砾层支承桩，L=0．9L,； 

当为打人基岩或硬质粘土支承桩， =I．0L,。当为摩擦桩时，L 指桩全长；为支承桩 

时 ，L 指桩顶至土层压缩层底部的距离 。 

(1)r值的选用。 

r 值选用有多种方法。 

①根据单轴无侧限抗压强度确定： 
1 

r：{吼(kPa) (2) 

乱——无侧限抗压强度(kPa)。 

因土样在取、运及试验过程中受到扰动，试验值低于原状土的 q 值，因此有人建议将试 

验值提高 撕 一30％计算。佐佐木武彦根据现场试验，认为用下列公式将 比较符合实际： 

r=l12q =20+1．4z (2，) 

另外还有人提出要考虑由于土固结引起 q 值增加的影响。 

②根据单面剪切试验确定． 

r=Ktan~,‘ (kP且) (3) 

式中 — —侧向土压力系数； 
— — 土的竖向有效应力(kP且)； 
— — 桩材与土的摩擦角(。)。 

③按有效应力法确定： 

令(3)式中 。=a，则(3)可改写成下式： 

r： (kPa) (4) 

式中：a——比例常数。a值的影响因素很多，取值不一。日本“建筑基础构造设计标准 

及说明”中规定，一般土 口：0．3，粘性填土 a=0．4。日本土质学会钢管桩委员会规定：。： 

0．2—0．35。佐佐木武彦提 出 d=0．2'2。柴田徼 口=0．15—0．35。BjerrI卫n认为 口：0
．2， 

FeUenlne认为 a=0．2—0．28。井上信给出 口值如下： 

粘土或粉土 口=0．25—0．35 

砂质粘土或粉土 口=0．35—0．55 

砂质土 (N<10)a=0．55 0．65 

④根据标贯试验确定： 

r 30+2Ⅳ(kP且) (对砂性土) (5) 

⑤同济大学“桩基负摩擦力计算”一文： 

r=(0．2—0．35) ，(kPa) (6) 

式中 d ，为竖向有效应力，当缺乏孔压观测资料时，上式可简化为： 

r=(0．2—0．35)r， 一O．3／z(kPa) ( ) 

当考虑桩顶覆盖荷载时，式( )可改写成： 

r=0．3(m+r，：)(kP且) ( ) 

式中 p。——桩顶覆盖荷载(kP且)； 
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r ——土的浮重度(kN／ )； 

：— — 计算深度(m)。 

为选取适用于本工程较为合理的 r值，取轮一II 钻孔资料，用上述公式计算 ~／014．4x 

l3钢管桩单桩负摩擦力值，计算结果汇总于表 2。 
按各公式计算单桩负摩擦力汇总表 表 2 

土 土层深度 层厚 单桩负摩擦力( ) 

层 土层名称 0．3× 5+ = 
号 (吴淞高程 m) (m) 0

．
3r'z 0．4r'z 

(p0+， ) 16．5+I．2z 20+1．4z 

① 粉质粘土 4．1—3．∞ 1．07 2．6 3．5 毋．0 41．3 38．3 

④ 淤泥质粉质粘± 3．03一一2．37 5．40 88．1 ll8．0 489．7 362．1 3．5 

⑤ 辩混 一2．37一一12．37 l0．0 531．1 709．3 1 ．3 883．8 ．1 

@ 淤泥质粉质粘土 一12．37一一17．57 5．20 908．8 1213．I 2253．7 1236．8 1313．7 

⑨ 淤泥质粘土 一l7．57一一20．57 3．0 1176．9 1 ．9 瑚 ．0 1465．8 l584．9 

@ 淤泥质粘土 一20．57⋯ 43 54 22．97 4418．0 5894．7 7374．0 3836．8 4380．7 

@ 一I 粉质粘土夹碎石 一43．54 48叽 4．53 5312．1 7C~7．1 8549．2 4433．2 ，082．4 

@ 一3 粉质粘土 一48．07一一57．78 9．71 7550．O l0昕1．5 l】359．5 58s4．8 3．3 

@ 一5 啐石混粉质粘土 一57．78 64 63 6．85 9392．6 l2528．8 l3翻 ．2 6974．9 8嘟 ．O 

注 ：1．Po为地面堆载 po=140kPa； 

2．深 7．5m土层十字板强度根据实测，以下按线性关系推算 

从表 2知，单桩负摩擦力按 r=0．3 r'z和 r：20+1．4z计算的值与十字板计算结果比较 

接近。按 r=0．4r'z与r=0．3(pD+r )计算结果也较接近，但数值较前者大。如取 r=0．4 

r ；或r=0．3(P0+r，=)的计算值，以 中9l4．4 x 13为例，材料容许压应力 船 =210kPa，予留 

2ram的腐蚀厚度，钢管桩净截面面积 =310．81 }，则钢管桩按材料强度计算的短期容许 

承载力[P]： 

[P]-310．81 x10 ×210x106=6527．IkN 

对照表 2知，当桩长大于47m时，P >[P】。这意味着超过 47m的长桩无法承受上部 

结构的荷载。负摩擦力的取值，直接影响钢管桩的经济性。我们根据既有一定的安全度，又 

要考虑经济性和结构的特殊性原则来进行 r的取值。斗轮机基础不同于其它重要结构，即 

使钢管桩在负摩擦力作用下而产生一定的沉降，在技术上也有可能进行补救来确保其正常 

使用。故对斗轮机基础桩的负摩擦力，取 r=0．3r'z或比其更小的值。 

(2)￡ 值的选用 

根据地质报告，煤场的碎石层是一层较密实强度较高的土层，钢管桩不一定能穿透。因 

碎石层厚薄不均，很难估计钢管桩穿透到碎石层哪一部位。从安全与计算方便考虑，取 L 

= 0．9L，L 为桩承台底至基岩顶面的深度。 

(3)设计取用的单桩负摩擦力 

以 ．Ⅳ一24b号 t／014．4x13钢管桩为例，取轮 一ll 孔的地质资料计算其负摩擦力。根 

据以上所述 r及￡ 的取用原则，取 r=0．3r ；，h =0．9La=O．9×68．73=61．86m计算单桩 
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负摩擦力．计算结果为：P =7540．1kN。 

2．强度验算 

当考虑桩侧负摩擦力时，钢管桩的强度及地基强度按下列公式验算： 

(P+P~)tA。≤1。5口 (7) 

(P+P )≤( +R，)／1．2 (8) 

式中 H 乍用于桩顶的长期荷载(1【N)； 
— — 桩材长期容许应力(kP丑)； 

— — 桩尖处极限承载力(kN)； 

Rr 桩侧正向摩擦力(kN)。 

(1)按材料强度验算 

此种钢管桩钢材长期容许压应力为 140×l&kPa．短期容许压应力为 210×l&kPa；考虑 

腐蚀厚度 2nm．三种规格钢管桩根据材料强度计算的单桩容许承载力见表3。 

按材料强度计算桩的窖许承截力 寰 3 

长期容许 短期容许 单桩长期 单桩短期 桩直径 壁厚 净截面积 

压应力 压应力 容许承载力 容许承戴力 

m  m  

609．6 ll 174．恐  1柏  210 2439．1 3655．8 

914．4 n 254．86 1柏 210 3568．0 5352．1 

914．4 l3 3lo．81 l40 0 4351．3 彻 ．O 

以 N一24b钢管桩为例。作用于桩顶的长期荷 载 P=2500kN，P =7540kN．选用 

~914．4×13钢管桩，短期容许承载力[P 。]=6527kN，[P 。1<P+P ，材料强度不足。本工 

程针对这个问题采用角钢补强。角钢的容许应力为 210MPa，不考虑其腐蚀损失。 

(2)按地基强度验算 

桩尖容许承载力按下式计算： 

[P]=c (9) 

式中 c——取 0．3—0．45．本例取0．4； 

品-——基岩抗压强度。本例为 28MPa； 

A ——桩身截面积( )，开口钢管桩 = ： 

a——开口桩土塞效应系数。 

a值与钢管桩直径、桩尖进入碎石层的深度及桩径比例有关。本工程取如下数值： 

当为 ~914．4×13钢管桩．口=0．7； 

当为 嘶 09．6×11钢管桩 口=0．8。 

以 N一24b钢管桩为例验算： 

A =aA=0．528 ． [P]=5914kN>P=2500kN 

取安全系数为 2，则 =2[P]=118271dq 

经计算 = 。=御 (L—za)=565kN， 

巫0 ( +R，)／1．2=103 kN>P+P =10040kN 
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从以上计算可知，只要钢管桩穿透碎石层进入强风化基岩面并进入一定的深度，就可满 

足要求 。 

根据实测结果对负摩擦力的讨论 

本工程在预压的同时对斗轮机基础钢管桩沉降进行观测，其规律是中问大两端小；同时 

发现斗轮机基础之间的垫土也下沉坍陷，其规律亦是中间大两端小。预压期间，斗轮机未在 

该区作业．因此无上部使用荷载作用。钢管桩的下沉，说明是堆载使桩周土体下沉引起的负 

摩擦力带动桩的下沉。 

本工程的观测结果说明受大面积堆载影响的桩，考虑负摩擦力是很有必要的。现通过 

观测数据对桩所受的负摩擦力作一间接反算。反算时假定：(1)桩顶沉降由桩身压缩变形引 

起，忽略桩尖的竖向位移；(2)桩倒负摩擦力的影响深度为桩顶至碎石层顶面；(3)负摩擦力 

沿桩身成三角形分布。 

以 N一22b为例计算o N一22b桩顶沉降为25m ，桩长 工=50．91m，桩人碎石层深度为 

5．48m。 

桩身变形计算： 

(1)由 P引起的变形△ 

P=978．5kN(除斗轮机轮压外的全部荷重 )。 

△ =0．61∞  

(2)桩身自重 G引起的变形△ 

△k =0．03c玎l 

(3)由桩侧负摩擦力 P叔 正摩擦力Rr引起的变形 

根据P 桩身成三角形分布的假定及桩截面变化的情况进行分段计算，计算结果为： 

△L =0．000003048Pm 一0．0128 

△LP+ △Lc+△L =25mm 

将 △ 、ALl,及 值代人上式，解得： 

Pra=6172kN 

根据表 2，按公式 r=0．3r'z算至碎石层顶面的负摩擦力为4418kN，较按沉降反算的负 

摩擦力值小 4O％。偏小的原因在于按沉降反算负摩擦力时未考虑桩尘处的竖向位移，计算 

夸大了负摩擦力值。本例反算表明，本工程采用 r=0．3r 计算负摩擦力是合适的。同时 

本工程因碎石层面起伏很大，其厚度也极不均匀，在打人钢管桩时很难判断其是否已穿过碎 

石层至基岩，同时通过沉降反算表明，使用 L=O．9L对本工程而言是不合适的，宜取 为 

桩顶至碎石层顶面的距离。 
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高填方夯实地基处理方法系统 的研究‘ 

谢春庆 

【提要] 本文在总结和分析了我国现有山区机场高填方夯实地基处理方法的基础上，建立了高填方夯实 

地基处理方法系统．对优化设计和指导施工，碱少施工环节．节约成本具有重要的意义。 

前言 ． 

随着国家经济的发展．在山区的机场、公路、铁路等重点建设突飞猛进．牵涉的深挖高填 

工程越来越多，其中填方区地基大多是块碎石填筑．一般采用强夯击实。这些项 目对地基的 

变形要求很高，尤其是机场。但由于各种原因对块碎石填筑地基研究很少 ，开晨此类地基处 

理方法的研究具有重要的意义。 

高填方夯实地基处理方法系统 

通过对三明、龙洞堡、铜仁、大理、绵阳、攀枝花、兴义、黎平等机场高填方的研究成果资 

料．总结建立山区机场夯实地基处理的方法系统。其方法和步骤如下： 

(1)阅读工程地质报告，现场踏勘，对场区的工程地质条件进行分析，了解场区存在的主 

要岩土工程问题，并对填方的关键地段或可疑地段进行复查或施工勘察。掌握场区．尤其是 

试验区的工程地质条件和岩土参数。 

(2)应用《建筑地基基础设计规范)(GBn一89)、《岩土工程勘察规范)(GB．S0~I一94)推 

荐的沉降计算公式、数值分析等方法对原地面地基进行最终沉降和不同时期的沉降计算，判 

断原地面地基在填筑体及道面荷载下的沉降是否满足设计要求。若满足要求则进行填筑体 

填筑方法的研究，不然则进行原地面地基处理研究。 

(3)原地面地基的处理首先要进行拟选方法的经济技术分析、时间的可能性分析。技术 

的可能性分析主要考虑地基的处理深度、处理后地基的性状参数、填料的性质、施工单位的 

设备等。地基处理的方法主要有两种，一是碾压，二是强夯。碾压在目前的施工中应用较 

少，为本文的非研究重点。强夯处理方法有三种；第一种为换填强夯，主要适用于原土基力 

学性质差(如软土、淤泥、泥炭土等)．而又较薄的地方。挖除后 ．回填粒径小于 ∞m 的级配 

块碎石或其它力学性质较好的土。第二种为置换强夯，主要用在土层力学性质较差，但土层 

· 收稿 日期 ：2001年 5月 
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又不太厚的地方(一般小于 6m)。置换前初铺碎石层的厚度小于 1m，不均匀系数 Q>5，曲 

率系数 C。=1 3．施工工艺一般为：清除表层耕土、软土一测量及验收一填级配良好的块碎 

石一层面整平一测量及验收一单点夯试验一机械就位开夯第一遍—夯坑填料至坑口一场地 

平整一机械就位开夯第二遍—夯坑填料至坑口一场地平整一低能量满夯一测量夯沉量一地 

基检测验收。第三种为直接强夯法 ，适用于土层力学性质较好(一般 >l5。kPa)的粘性土 

和碎石土，有效处理深度目前 <4m。另外，原地面的处理还有沉管碎石桩法、灌浆法等。碎 

石桩法一般用于土层较厚(>6m)时，地基的深层处理；灌浆法多用于软土或有洞隙的地基。 

碎石桩法、灌浆法常和强夯法搭配使用。同时，原地面的处理还必须作好排水，常用的方法 

为设置盲沟。 

(4)在确定强夯方式后，进行单点夯试验。机场实践表明单击能 20O0—300。kN．m的强 

夯较为适宜，处理有效深度一般小于4m。单点夯完成后，进行满夯，满夯单击能量 1000 ． 

m较适宜，夯击次数视土质而定。满夯结束后，对处理后地基进行检测和孔隙水压力和变形 

监测、应力的测试等。检测的内容包括干密度、压实度、变形模量、回弹模量、承载力、含水 

率、液性指数、颗粒分析、压缩模量、孔隙比等。监测是在原地面一定的深度埋置孔隙水压力 

计、分层沉降仪、应力测试仪等，目的是了解地基土变形的特征和速率，获取有关参数，为地 

基的稳定性分析和变形预测提供依据。 

(5)用检测获得的参数，采用 GBJ7—89、GB5O021—94推荐的沉降计算式、工程地质手册 

介绍的复合地基沉降计算公式、砂井计算公式、数值分析等方法对处理后原地面地基进行最 

终沉降和不同时期的沉降计算，判断原地面地基在填筑体及道面荷载下的沉降是否满足设 

计要求。若满足要求则进行填筑体填筑方法的研究．否则再一次进行原地面处理方法研究。 

(6)填筑方法的研究首先要对填料进行分析。大块碎石填料分析的项 目主要为颗粒分 

析、岩性、强度等。在满足不均匀系数 Q>5，曲率系数 c。>1，最大粒径 <80cm的块碎石料 

符合强夯要求；最大粒径 <40m 的块碎石料符合碾压要求。一般情况下不需爆破，颗粒级 

配满足上述要求时．碾压比强夯经济；但需爆破岩石作填料时，强夯法较碾压法经济、省时。 
一 般基岩山区适宜于强夯法施工。填筑方法为堆填法，分层填筑，其厚度约为4m，每层分为 

四个亚层．每个亚层填筑厚度约为 lm；填筑机械宜立足国内情况 ，选用 10∞kN．m。3000 ． 

m的单击夯击能较为合理，夯击次数 12—16次。 

(7)确定填筑方法后．进行不同夯击能、不同填筑厚度、不同填料比例、不同夯击次数的 

单点夯试验。之后 ，对干密度、变形模量、回弹模量、颗粒级配、地面变形、垂向变形等检测和 

分析。根据处理后不同深度的压缩变形(一般埋设锕球标或分层沉降仪来获取)和干密度在 

垂向的变化规律．以设计的干密度为目标．确定有效加固深度；以强夯压缩的地面宽度(一般 

以 1m珊l压缩量为界)，确定夯点间间距和夯点布置形态。以干密度在垂 向和平面的变化、 

回弹模量、变形模量的变化(以标准差、变异系数来衡量)来评价地基的均匀性及加固效果。 

通过施工时间、成本、加固效果的对比分析，确定既能满足设计要求，又省时、省经费的最佳 

施工参数(包括单击夯击能、夯点间距、夯击次数、夯点布置形态、填料级配要求、不同填料的 

搭配比例、填筑层厚度等)。 

(8)在主夯施工到离设计填筑高度 Im时，进行满夯。满夯参数宜为：单击夯击能 

10 ．m，击数 2—4次，夯印搭接。满夯之后进行碾压的对比试验 ，龙洞堡机场试验成果 

为：填料为最大粒径 <40am，不均匀系数 Q>5，曲率系数 Q>1的块碎石，施工中，面层选用 
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图 1 高填方夯实地基处理方法框图 

细料填隙找平，同时要求分层填筑的厚度不宜太于 0．5m，松铺系数 1．05～1．08．采用速度 

1．53kn~h。激掇力350kN．频率301"IZ的全进式碾压方式，遍数4～6。采用上述的参数碾压施 

工至设计填筑高度。 

(9)在施工之日起，即埋设分层沉降仪和测量桩，对原地面地基和填筑体进行分层沉降 

和侧向位移观测；填筑施工完成后 。立即在填筑体的顶面埋桩进行沉降观测。观测采用的仪 

器一般为水准仪，测量精度按国家二等水准。观测的主要内容是垂向变形，即沉降。观测的 

时间为3—5天 观测的频度可参照5天、lO天、l5天、20天、1个月、1．5月、2月、3月、4月、 

5月、6月，8月、12月、1．5年、2年、3年、5年进行。同时对高填方地基进行变形计算．结合 

实测的沉降资料，预测地基的工后沉降，指导道面施工。 

图 l为高填方处理方法系统框图 
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小议土中单桩的桩尖承载力 

兼议桩指标的取值’ 

陈如连 

(tt州文二路新 64号 310012) 

各种规范对单桩承载力的取值，均按桩的静载荷试验。提供估算的经验公式，由于适应 

条件的单一，使 Q 估算值与试验值的比值，其偏差值的范围变化较大。94“桩基规范 ， 

P226，图5—12上，229根预制桩误差 <±10％占33．6％，<±20％占56．7％．<±30％占 

72．1％ 。 

从实践和各规范的反映：q̂(或一 同)的差别不大，而 (或 一 同)的差别则比 

较明显。如密实的粉砂，GBJ一89 =800(5m)一1800(15m)kPa；交通部 yrjo24—85 =勋∞ 

(1>h／d)一7o00(1l，d>4)kPa；上海 DBJ08—894—15m灰色粉砂 =2OO0—3000kPa．∞ 35m 

灰色粉砂 =4OOO一~00kPa，30—50m灰色粉细砂 =6OOO一8000kPa；天津 聊 l一88 = 

13(}0(5m)一1900(30m)kPa；浙江 DBJIO一1—90(试行)， =2000(5m)一2500(20m)kPa。 

经 验公式 

(一)各规范预制桩的桩尖(端)极限承载力公式： 
=  ’ 

各规范提供的 c ，只要土性(或深度)接近， 值相同。确定的条件单一，且有些关键 

条件还未考虑。 

(二)从桩的静载荷试验，特别是系统的研究试验反映： 不是一个定值 ，随诸因素变化 

而变化，除土性(深度)外，还有两个主要因素必须考虑，因这两个因素综合的最小、最大值都 

是倍数差。 

1．进人持力层的厚度效应。桩尖进入厚度(b)小、 小，反之则大。现绝大多数人均能 

接受，但变化多大，多数规范均未提及。本人试验获得，在 I <0．4的粘性土。中密的粉土、 

粉砂，持力层上为淤泥质土，h=Id的 与 h=10d的 ，后者是前者的两倍以上。 

2．持力层上覆土层的厚度效应。这是 1988年本人在重庆召开的建筑学会地基基础学 

· 收稿日期：2001年9月 
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会上提出的。同一持力层桩尖进入厚度相同时．持力层上为软土的 比为其它土层的 

小．上覆土性越好．土层越厚，差别越大。如同一桩尖持力层．上覆 4m左右的其它土层比上 

为软土的 大400／0—60％，若上覆土性与持力层相同或好，差别会更大。为了便于理解举 

下例说明：同深度、土性的桩尖持力层．上覆有 2m与桩尖持力层的性质相同的土层 ．当桩尖 

进入厚度不大时，有上覆其它土层的桩其进入厚度比软土区大 2m，前者的 啦当然比后者大 

(深度差 2m， 相差较小)。 

(三)本人提出的桩尖承载力经验公式 

= q 

q = I-I,‘hp 

hp=1+(1dd一3’) 

q dc：实际条件下桩端土的极限承载力。其值按条件而定。 

‰：桩尖持力层上为软土，桩尖进入持力层 3d(*：碎石土为 1．5d—下同)厚度时桩端土 

的极限承载力。 

：上覆一般土层的厚度系数。称上覆厚度系数。桩尖进入持力层 3d 厚度时，有上覆 

一 般土层和上为软土的 的比值。条件可行时将 考虑后综合提出 。 

：桩尖进入持力层的厚度系数，称进入厚度系数。桩尖进入持力层不同厚度与进入 3d 

厚度桩端土的极限承载力的比值。 

△ ：该条件下增减 ld厚度时的厚度系数。 

ldd的取值．即临界厚度(有人称临界深度)的确定。本人参加试验和收集资料的条件 

下．粘性土 >10d一20d，粉土或粉砂 10d一15d。无地区经验时建议取 10d．12d，超过临界厚 

度韵厚度一般按 0．04Ah增加 。 

上述经验公式．经过十多年与静载荷试验对 比，估算的误差较小．231根预制桩在 

4-10％以内占60．2％．在 ±20％以内占91．4％。(比 94桩基规范小得多，见前) 

确定桩指标的基本原则 

(一)基本条件：应以桩的静载荷试验为根本条件．注意删去不正常的资料，并将误差 

(Q 计算／Q —试验)控制在O．8—1．2范围之内．超过此范围要分析原因后再取舍。 

(二)同一类土按施工对土性改变的影响，确定每种土的最大值和最小值。最大值为闭 

口预悄桩(或开12／预制桩。条件：要接近闭12I预制桩施工后土的挤密状态)，最小值为钻孔灌 

注桩，介于两者之间根据施工情况按实情确定。 

(三)找出土的何种指标与分析的桩指标，能够反映出较好的相关关系。建议：碎石土用 

密实度，砂土和粉土用静力触探的q 或 pl，粘性土用 IL。 

桩指标还应考虑深度的影响。建议 ：至少考虑到40m。 

(四)指标的时效影响。本人从两组在同一桩上，并消除复压的影响下进行时效试验。 

最长停歇时间440天 一446天(打好试桩后停建)，结果表明：只要停歇 27天或 85天就能达 

到停歇400多天的 t值。停歇 7天和停歇400多天的 Q ，其增值小于40％(Q >2000kN)。 

建议：仍按规范规定的停歇时问取桩指标。 
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计算各类桩应注意的问题 

(一)带预制桩尖的沉管灌注桩 

1．成孔直径：即沉管时预制桩尖直径。 

拔管直径：桩管有加强箍(筋)时为箍的外径，无箍时为桩管外径。 

拔管直径与成孔直径之间的土为“重塑土”，与成孔时孔外土的性质有区别．土越好差别 

越大。 

2．充盈系数的计算 ：混凝土体积／同长度的拔管体积。有加强箍时与规范规定有别，如 

加强箍厚度大时规范计算的会出现成桩平均直径比拔管直径小，影响桩承载力降低。按本 

文计算的充盈系数建议大于 1．05。 

3．桩指标的取值：充盈系数反算出桩的平均直径≥成孔直径．采用预制桩的指标，略大 

于拔管直径采用沉管桩的指标。在估算时按沉管桩的指标采用．在分析静载荷试验资料时 

按成桩直径大小调整指标。有些规范将 q 预制桩指标采用．从大量试桩资料反映是偏大 

的，囡有重塑土的影响。 

(二)夯扩桩 

1．规范上夯扩段平均直径计算公式有误。 
，； —— —一  

有关规范为：D=d】√旦! ． 

应改为：D：d。√H_+_ h_型 
Al、 桩管内径、外径的横截面面积。 

2．经验公式建议为： 

=耐∑ I+ ∑ + ／4 [1+(h／D一3 )△1Ip] 

3．桩指标的取值 ：非夯扩段的q．采用沉管桩的指标．夯扩段的 、 采用预制桩的指 

标。 

(三)开口预制管桩 

理论与实践说明：桩端承载力的计算应乘一个小于 1的闭塞系数( )。即： 

Q = 。 。q = 。 。 [1+(h／d-3)。 ] 

闭塞系数的特性：I．各种土的最大I临界值是不同的。2．各种土达到最大临界值的 h／d 

也是不同的。3．各种土的最大I临界值应通过桩的静载荷试验来确定。4．最小I临界值应按 

诸因素综合而得，主要因素为：桩的直径 ．壁厚，桩端持力层和上覆土层的土类、性质、厚度。 

经过为数不多的试验桩，得出如下粗略结果，有待目后逐渐完善。供参考。 

粘性土，h／d~6时 =0．82；粉土．h，d≥5时 ：0．80；糖砂 ，h，d≥4时 =O．65；中砂 h／ 

d≥3时 =0．62。当h／d小于上述规定时，最小临界值按实际条件确定。按本次试验的分 

析结果，最小临界值为 0．33(中砂)一0．55(粘性土)。表达式为：粘性土h／d<6时 =0．54+ 

0．046h／d；粉土 h，d<5时 =0．51+0．058h／d；中砂 lI，d<3时 =0．38+0．08h／d。 

(四)钻孔藏注桩 
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孔中取土应力释放，孔壁的“残留泥皮”，均影响 q．的降低，靠桩端附近还影响 。 

主要关键之一是桩底沉渣厚度(提示：不是现场测出的孔底沉渣厚度。为数不少的桩试 

验说明：现场测出的≤5cra，试验反映桩底沉渣很厚，桩承载力低。建议：还应辅以其它方 

法)，它对桩的承载力影响极大。本人研究表明：桩底沉渣的临界厚度约 30cm，大于此厚度 

桩端土的承载力以沉渣土的性质而定，0<厚度≤30era时为桩端持力层(性质)和桩底祝渣 

(性质、厚度)的综合结果。在允许沉渣存在(如 10on)的条件下， 不能看成是代表桩尖持 

力层的指标。一般情况下桩端土和沉渣土的 相差很大，因而两者综合的变化也是十分复 

杂的，只能粗略分析。杭州某工程埋辣四十多米的圆砾层，温州某工程埋辣四十米的卵石 

层 ，它们桩端土的极限承载力与桩底沉渣厚度的粗略关系如下 ： 

桩底沉渣厚度(一) 

杭州圆砾 q~(kPa) 

温州卵石 

5 10 20 ≥3O 

7830 5440 2640 l19O 

607O 4260 唧 0 940 

温州场地的静载荷试验(蕾=8(X)mm)，Q=56(X)kN，∑S=109．01m ，Q—S曲线呈“缓”睫 

降段说明桩底沉渣太厚，用提供的h>_．30em的 =940kPa，计算与试验的结果接近。紧邻的 

场地是杭州某单位施工的(蕾=800ram)，Q=6900kN，∑S=14．09m ，试验未出现 ，用提供 

的 h=10on的 =4260kPa，约大于试验的 Q 值(分析：比试验值略小一些)。 

桩底沉渣厚度不仅影响桩端承载力，还会增大沉降量(在建筑后期反映)。容许厚度的 

大小应根据建(构)筑物的性质和要求而定，有的规范要求≤5em，有的“宜限制 t(厚度)，d≤ 

0．4：，’。本人认为：对跨度不大的建筑物应≤lOem，否则沉渣太厚，沉渣酌压缩量也不小(在试 

桩的条件下可达 1，3—1，4)，如果同建筑物下不同地段沉渣厚度相差太大(好比一些桩端在 

软土上，另一些在硬土上)，所带来的沉降差有可能危及安全。 

检验 

为了完善和开发本法，需要更多的桩试验资料进行检验。预制桩能否达到误差小于 ± 

20％占检验桩的90％。 

若单位有完整的桩试验资料，先提供勘察、桩施工等资料，待本人估算出 后，再提供 

试桩资料，检验计算误差的大小，最后向提供资料的单位免费提供试验桩地层 的 ‰、 、 

△l1Da 
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机动法计算三维被动土压力’ 

Abam —Ha 口d sct 

[提要] 本文用极鼢 析中的上限法计算了三维被动土压力。将 、帆 和 选三种机动容许破坏机理 

应用于计算方案。 机理是经典的二维库仑理论在三维空间中的扩展。飓 机理是广义的帆 运动机理． 

它由一系列刚性块体组成。 机理是一个较完善的运动机理，其中它的最后一块尉性体被二个竖宣的圆 

锥平截。本文分析得到的最小上限解与其它算法进行了比较，并用列表的形式给出了有关的几何参数、土 

体特性和三维被动土压力系数的数值。 

引言 

作用在再4性挡土墙上的被动土压力问题已被广泛研究，这些研究主要集中在对二维分 

析进行改进，而很少考虑三维方面。其计算方法主要依据于极限平衡法(Coulomb 1773。 

Terzaghi 1943，Shields Tolunay 1972．1973，P~ dio and Fz~IIund 1984，Zake~deh等 

1999)、滑移线法(Caquot and Kerisel 1949，Sokolovski 19~a0)或极 限分析法 (L ner 1970．L∞ 

andHedngt~m1972，cIⅫ1 andRos~mfarb1973，Soubra等 1999， 2000)o 

本文运用了极限分析理论中的上限法研究了被动土压力的三维性质 ，计算中运用了三 

种机动容许破坏机理。本分析将探讨具有摩擦角和凝聚力(c和 )的土受表面超载的一般 

情况。三维被动土压力数值计算结果可以用三个元因次系数 、 和 的形式表示 ．他 

们分别代表土体重度、凝聚力和超载大小对被动土压力的影响。 

理论分 析 

众所周知，被动土压力的三维性质具有增加挡土墙上被动土压力的效应。本文中由于 

挡土墙宽度的减小而引起被动土压力的增加可以用极限分析理论中的机动法来计算。 

文中作了如下假设： 

1．挡土墙宽 6，高 ，墙背竖直，墙后填土水平；2．土与墙体的运动为平动；3．填土均 

质、各向同性 ，为服从相关联流动法则的库仑材料 ，并遵循 hq／／最大功率原理；4．土体与挡 

墙结构界面上的摩擦角 d保持不变，这与文中假设的土与墙体的运动为平动是相对应的；5
． 

· 收稿 日期 ：2001年 3月 
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侧向凝聚力 作用在土与结构的界面上，其强度为 c(tg ，tg )她；6．土与结构界面上速度 

的方向为挡墙的切线方向(0l即，1975)。其他一些学者(Comn~1969，1973； m 和 Dmscher 

~969)为了满足正交条件假设土与挡墙界面上的速度方向与挡墙成 a，据 D cIIer and 

Detoumay(1993) M alow幽(1999)研究表明，这两种假设均能计算得到同样 的极限荷载 

(进一步详细论述见 s砌Ⅱa，2000)。 

极限分析 中的上、下限定理 

大家知道，极限分析中的极限定理可以帮助我们确定理想刚塑性材料稳定问题中的上 

限和下限解，其中下限定理由于需要建立一个完整的应力场而较复杂，但上限法就比较简 

单：对于一个机动容许的速度场，令外部功率与内部能量耗散率相等，给出破坏或极限荷载 

(即太于或等于真实极限荷载)的不安全解。一个机动容许的速度场可以满足流动法则、速 

度边界条件及其它相容条件。注意破坏时的速度场常用刚性体以常速度运动来描述。因为 

土体中不允许有塑性变形产生，能量耗散仅在块体间的界面上，构成速度间断面。 

必须指出，根据正交法则用极限分析法计算出的极限荷载并不是颗粒材料真正的极限 

荷载，但近来建立在平动破坏机理上的理论研究(DIe目 er aIld Det~may，1993；Miehalowski和 

Ski，1995，l996)认为，对于不相关联的土体材料，极限荷载可以运用相关联的流动法则计算 

得到，其中新屈服条件中的 c和 可以用下面的c 、 代替： 

=  

． c0B o∞  
。 

(1) 

(2) 

其中 为土体材料的剪胀角。这样本文研究成果只要将内摩擦角 和凝聚力c用(1)、(2) 

式计算得到的 和 c 代替，就可运用于不相关联材料。 

破坏机理 

本文提出以 、 和 表示的三种平动破坏机理，分述如下。 

1．单块体机理 ， 

对于一个矩形竖直的挡墙，其简单破坏机理的示意图可见图 1(B)。此机理是熟知的二 

维库仑定理在三维空间的推广。物体 从 船 DD'的运动引起墙面从 船  的水平运动，若选 

用直角坐标系，则对称面与 ==0重合。图 1(b)给出了在 断面上的图形。 

如图 1(B)所示， ．机理由单个刚性块体 从 朋  DD'组成，它是由竖直平面 从，脚}，，底 

面 AA DD 和侧面ABD、A B D 构成。它在地面露出的部分是梯形 BB'DD，。此机理由水平 

面和底面 从 DD'的二面角参数口确定。 

如同二维分析中一样，土体 AA 朋 DIY以与水平面成( + )角度的 y．速度运动(图 

2)，挡墙以 速度运动， 
． 
代表了土与挡墙界面上的相对速度，所以这些速度均平行于垂 

直对称面 删r，注意为满足正交条件，y 速度必须与侧面 ABD(或 A B )成 角。这就是 

说速度 1tt与它在侧面 A丑D(或 A B'D )上投影的夹角必须等于 。对一个已知倾角 口的底 
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／  

图 l (a)jIfl破坏 机理 

面AA DD ，这个正交条件确定了侧面 ABD和A B D 的 

方位。图 l(a)中所示的侧面 D(或 A B D )与竖直对 

称面 xoy的夹角∈ 可以表示为： 

- 。) 

其中 ∈(0．詈一2≠)， <詈一2≠。 

2．多块体机理 帆 

一 个较好的上限解需要一个 由 ／1．个刚性块体组成 

的较完善的破坏机理帆 (见图3(a))。图3(a)中只表示 

(b)aoy断面 

图2 jIfI机理的速度场 

出了5个块体，当然对于多块体同样适用。在这个改进的机理中．n个刚性块体的运动同时 

引起了挡墙 AA 丑日 的水平运动，图3(b)给出了垂直断面 x．oy平面。 

如图3(a)所示 ，第 1个刚性块体 M 脚} D。D。 邻近竖直挡墙，它由径向面 丑 D．D。’，底 

面 M D．DI 和侧面ABD。和 A B Dl'组成。中问第 f个块体位于径向面船  Di-l ．．’和丑日 

D i 之问，由底面 D D'j_IDO, 和侧面皿 ．． 和B D D f组成，最后一个块体露出地表 

的平面为梯形面 BB D。D_ 。此作用机理可以用 2n—1个角度参数 =(i=1，⋯． —1)和 

卢i( =1，⋯，n)(见图3(b))确定。 

图 3(a) 帆 破坏机理 (b)xoy断面 

块体速度 和中间块体速度 都平行于垂直对称面 y，如图4所示。邻近墙体的 

第 1个刚性块体的运动情况与 』If．机理相似。对于其它块体，侧面 BD D (或 D， D， ) 

由平面 加 D．．iD 与侧面 肋  ( D i-lD ．)的二面角 点确定。这个角度由矢量 在 
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．  

． d 
；．̂．· -各 

图4 机理的速度场 

船 D D'i-1和 肋 。． D (或 B’D'i_lD'i)t-的垂直投影确定(见图 4)，详细的计算见 Regenass 

(1999)。就M1机理而言， <詈一2 。但 >0的条件不在本运动机理讨论范围之列。 
3．截体多块体机理 帆  

上限解的进一步发展就是 帆 机理中最后一个块体的体积减小。在这个发展机理中 

(图5)，肌 机理中最后块体的侧面和底面分别被顶 

点在D 和 D 处的两个竖向圆锥截去两部分。右 

边(左边)圆锥与侧面 BD．．．D (IVD D )和底面 

D ’ D’ 相切。这两个圆锥的对称轴与最后一 

个块体的速度 共线。对满足服从相关联流动法则 

库仑材料的正交条件，圆锥的孔径角等于 2 。这种 

机理是机动容许的，因为它满足一切机动和速度边界 

条件，其速度矢线图与 机理中的完全一致。 

4．功率方程 

t 

。  

图5 儿 破坏机理 

外力做功产生的功率与不同速度间断面上内能耗散率相等即可得到功率方程。 

对外部功率有贡献的外力有被动土压力，运动中土体的重量及地面超载。总的外部功 

率可表达为： 

= + + 

其中 

(4) 

=Pecosac~(pI 4- ) (5) 

=一y_∑ 血( +≠) (6) 

=一qA sin(卢̂+ ) (7) 

其中 为 i块体的体积；A 为地表破坏面积。 

在截体多块体机理中．能量在土—挡墙界面上消散，在动态和静态情况下，土体底面和 

侧面上的消散，在分隔块体的径面上消散 ．同时也在位于侧面和底面之间的圆锥面上消散。 

总的能量消散率可以表示为： 

D=D +D +b+ (8) 

其中 

D。=( s_m + ) ．t (9) 
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西 +k+ +哪=c∞s [ 蓦(A +A )+̈ 嘲+ —t．。善A．畸] (10) 
令总的外部功率与沿不同速度间断面上总的内部能量耗散率相等，可以得到： 

： ·y·萼·6+ ·̂6+ ·̂6 (11) 
其中 、 分别是土体重度、凝聚力和超载引起的被动土压力系数．这些系数是 、a 

和bth的函数。 

数值结果 

临界被动土压力系数，可以从这些系数对描述各种不同破坏机理的角参数作最小化处 

理取得。作者在 M Excel上运用 VBA编程语言编制了三个计算机程序来确定不同机 

理下作为力学参数函数的被动土压力系数。其最小化过程是通过运用 Microsoft Excel上的 

Solver优化程序实现的，它是一种总梯度递减法。这些程序能计算出最小被动土压力系数及 

相应的临界滑动面。下面首先介绍三种不同破坏机理得到的 、 和 系数，然后，在上 

限法的原则下，将这三种程序计算出的系数中的-A,部分以表格的形式列出，以便于工程应 

用。 

1．M 机理计算结果 

运用 JIf，机理计算得到的j 、 和 分别见表 1—3，表中对应的 ／ ；1。 从 1 到 

450，三种挡墙的宽高比(宽度比分别为0．25，1和 10)的情况。参数 卢 的最优值及量纲化的 

相应滑体的临界几何尺寸(即，对 为,~olf ，对 为A Ibh，对 为A卣．／ )也在表中随 

后列在被动土压力系数后面，其中 voI为运动中的总体积，A 为速度阃断间的总面积。 

计算值厦相应几何参数( 机理l 衰 1 

bth=0．25 b／h=1 bth= 10 

(deg) 岛 卢】 卢1 酏 岛 卢1 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) 

15 6．86 3'2．3l 2．16 3．56 29．46 1．29 2．52 25．77 1．09 

20 14．82 26．86 4．∞  6．42 25．2l 1．90 3．83 笠 ．15 1．33 

25 36．36 21．59 1．92 l3．4l ∞ ．7o 3．10 5．41 1B．38 1． 72 

30 110．27 l6．33 l8．∞  35．36 l5．93 5．98 l2．71 14．40 2．44 

35 408．68 l1．02 54．04 142．38 10．89 l5．70 35．∞  l0．13 4．26 

40 6．103．99 5 印 327．6o 1，597．19 5．58 86．16 244．6o 5．40 13
． 79 

45 
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计算位豆相应几何参数【 机理) 囊 2 

b／h=0．25 b／h=1 6，h=lo 

(d瞎) 岱̂，6̂ 1 A廿，6̂  ̂，弘 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (to) 

l5 9．03 32．76 5．印  4．12 30．36 2．86 2．嚣  26．14 2．19 

20 20．39 27．14 10．80 7．83 25．79 4．48 3．锝  笠 ．51 2．．72 

25 51．63 21．．72 22．24 l7．25 21．04 7．79 6．8l l8．．72 3．58 

30 l60．18 l6．39 52．08 47．86 l6．∞  l5．47 13．99 14．6B 5． 6 

35 736．18 11．04 l59．篮 珊 ．78 lo．蝤 44．18 41．21 l0．31 9．76 

40 9．1馏 ．49 5．60 977．12 2，348．34 5．59 252．79 319．静 5．45 35．嚣 

45 

注意表中对应 =4 一栏，没有解。因为据 的限制条件，此特定情况下 且=0。表 1 
— 3清楚地表示出随着 的增加，被动土压力系数和对应的最优几何尺寸(即体积或面积) 
也相应增加。对于较大的 值，增加幅度很明显，例如当 b／It=1、 ， =1时，土体内摩擦角 

从 增加到2 时。 增加2．1倍，体积讪  增加 1．6倍；但当 从3，口增加到40P时． 

增加 11．2倍 ，体积vol／b~ 增加5．5倍。由此可见 ，对较大的 值，此机理大大高估了被动土 

压力值。 

计算位豆相应几何参数I jlf 机理) 囊 3 

b／h=0．25 b／h=1 b／h=l0 

(d瞎) ^-，矗̂  ̂ 6̂ 且  ̂ 6̂ 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) (9) (10) 

l5 2g．84 啦 ．76 l4．38 l1．50 30．36 6．15 5
．78 26．14 3．66 

20 53．09 27．14 22．17 l8．59 25．79 S．35 8
．ol 丑 ．5l 4．2l 

25 l佣 ．36 21．．72 37．70 34．63 21．04 12．晓  12
．25 惦 ．72 5．14 

30 275．44 16．39 ．∞ 80．钟 16．∞ 22．晓 丑
．2‘ l4．68 6．97 

35 1．049．62 11．04 1辨
．

国  286．43 l0．蝤  ‘ 55
． 14 耵 ．11 l0．3l l1．g7 

40 10．853．5 5．60 1。086．06 2。797．09 5．59 2Bo．84 辨
．翻  5．45 39．36 

45 

有趣的是表 2和表 3中由 和 系数最小化得到相同的最优化参数卢。。说明这些系 

数之间存在以下关系[见 相关理论( 和 IK．eri~d．，1949)]。 

：譬  m 
因此下面只计算 和 系数， 系数可以通过式(12)得到。 
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机理当 a =I u,l (3D)， l2D)比值 裹4 

(3D)／ (2D) 

(deg) blh=0．25 b．th=1 b／It=10 

(1) (2) (3) (4) 

20 4．20 1．82 1．∞  

30 10． 2 3．50 1． 

柏 65．93 17．25 2．64 

表 4为 从20P到40'． =1，三轴宽高比情况下(b／h=0．25、1和 lO)的三维被动土压 

力系数 J (3D)和二维被动土压力系数 (2D)之比。 

可以发现随着 bib的增加，比值 (3D)／J (2D)降低，也就是末端效应减小了。需要 

强调的是，对于二维问题(即宽度比很大时)此处计算的得到的被动土压力系数与 凸廿I 

(1975)-i-t~ 得到的一致。表4中随着 的增加，末端效应变大，如当 b／h=10， =20'时对应 

J (3D)IJ (2D)等于 1．09，而 =4 时。其值为 2．64。 

2． 机理计算结果 

表5为当 =45~。 ， =1，b／h=0．25、1和 l0时，对应于不同刚体块数 n用 机理计 

算得到的 系数值。表 5表明随着刚体块数的增加．上限法解答的准确性得到进一步提 

高。随着 n的增加． 减小的幅度越来越小(b／h=1，n=6时，减小幅度为 1．，9％)。因此 

以下给出的计算结果均对应于 n=5的情况。 

扳 机理中不同n下 fil{~=4Y．a， =1，b／h=0．25。I．Io) 裹 5 

6，h 出∞ (％ ) 
n 

(1) 0．25 I 10 0．25 I l0 

(2) (3) (4) (5) (6) (7) 
_ 

2 l，981．，9 如 ．19 98．35 

3 1，515．94 411．15 79．49 ．50 22．船 19．17 

4 1，404．．46 鲳 1．83 74．85 7．35 7．13 5．85 

5 1．359．87 370．∞  72．97 3．18 3．∞  2．5l 

6 1．337．47 蛳 ．18 72．02 1．65 1．59 l-30 

7 1．324．配 360．80 71．48 O．％ 0．93 O．76 

8 1．316．56 358．67 71．14 0．61 0．59 0．48 

用 ．计算得到的 和 与用舾 机理计算得到的 j 和 对比见图6。图中所对应 

的是 ≠：1． 从 l 到45o，blh分别为 0．25．1和 l0三种情况。 

与预想中的一样 。 机理比 ．机理计算结果要好，这可以解释为 机理的几何形状 

比舾 机理受的限制少。倒如当 =40'，8， ：1，bib；1时．解的精度提高92．8％。 
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圉 6 和 JIf．机理 和 对比圉(8 =1) 

帆 机理当d， =1时 (3D)／ {2D)比值 囊6 

(3D)／ (2D) 

(d瞎) 6， =0
．2s 6， =1 ，̂ = l0 

(1) (2) (3) (4) 

20 3． 1．75 1．惦  

30 8．33 2．85 1．19 

40 2o．12 5．79 1．48 

表 6给出了 ， =l，三种 6，̂ 值(b／h=0．25，l，l0)时， 从 2妒到40'．三维被动土压力 

系数 J (,3D)-~--维被动土压力系数 罡 (2D)的比值。表中数据与表4呈现出相同的趋势。 

另一方面，当b／h=10， =4 时． 计算得到的j (3D)，J (2D)=1．48，而用 M1计算得 

到的值为 2．64。可以这样说 札 机理可以更好给出考虑三维效应的预测值。 

图7给出了 =30'， ， =1，6，̂ =1时，札 机理计算出的最小化的J 值所对应的平面 

图和xoy面上的截面图。图中可以观察到最后一块 肋 ．D， D D 与其它块体相比．体积 

明显减小了。 

3． 机理计算结果 

表 7列出了 ≠=45~， ， =1．6，̂ =0．25、1和 l0时，不同 情况下用 机理计算得到 

的j 系数值。 

b／h：l情况下 ．B=3时， 值减小了7．8％；B=6时．减小了0．擒 。可以看出此机理 

计算得到的解很快地收敛于最优解。因此下面的计算中，仅考虑 5个刚性块体的情况，这意 

味着就 9个角度参数而言，其最小化过程已经完成了。 
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【a) 

圈7 也 机理轨迹线 (I)平面圈；(b)∞ 断面( ：，妒， ●：1．b／h=1) 

图8 Mn和胁 机理 和J 出圈(占， ：1) 

f̂_机理中不一II．下岛值《 -4 -a， ：1．61h=0．25．1。10l 囊 7 

6，̂ R—mli帆(％) 
R 

． 1 10 (1) 0．25 ， l l0 0．25 

(2) (3) (4) (5) (6) (7) 

2 "／84．56 235．Bl 圆 ．14 
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3 728．41 217．45 61．53 7．16 7．79 l1．01 

4 717．13 213．71 59．84 1．55 1．72 2．74 

5 713．09 212．36 59．笠  0．56 0．63 1．04 

6 711．21 211．74 58．92 0．26 0．30 0．50 

7 710．18 211．39 58．76 0 14 0．16 0．2B 

／ I 

＼ · M D， 

／  
， D． ● j 

圈 9 帆．机理轨迹线 (4)平面圈；(b) 断面( =30'． =1，6， =1) 

现有方法计算得到的 和 与用 f̂I方法计算得到的值在图 8中进行了对比。 

f̂I方法得到的解答比 f̂．法更好一些，比如当 ≠=45"，8，≠=l，对应于 IJIh：1。解答的 

精度提高 42．6％。 

表 8给出了 ， =1，blh=0．25， 从 20'到 40'， (3D)与 j (2D)的比值。正如表 8 

所示，也 机理能更好地考虑三维因素影响，因为同样情况下(即 blh=．10． =4 )，现有方法 

计算出的比值 (3D)／rv,(2D)=1．33，比 M．机理计算出的要小(觅表 6)。 

r一机理当 1时 J 【3D)， l2D)比值 裹 8 

(3D)／rv,(2D) 

(d昭) bib=0
．25 Idh=1 bib=10 

(1) (2) (3) (4) 

20 3．39 1
．
64 1．们  

30 6
． 16 2．36 I．15 

40 l2
．08 3．86 1

．33 

图9给出了 =3 ， ， =1，b／It=1时，用最小化的 甜 算得到的 机理对应的平面 
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图和 xoy面上的截 面图。 

从平面上看，帆 机理由侧面轨迹线 BM、B ．底面轨迹线 NN'，及圆锥轨迹线 MN和 

．】If 组成。与 矾 的平面图相比，现在的破坏机理截掉了最后一个块体的大部分体积。 

图 l0给出了 a， =0和 ， =1两种情况下，对应于 bib=1． =20'、30'、舯 时， 机理 

的平面轨迹 。 

当 a／ ：0时 ．可以发现 =30"和 的破坏面有很大差异，这种现象可以解释如下：对 

于光滑墙体， <30'时，当块体数 n=l([1p单块体机理)，用数值最小化方法就可以得到临界 

破坏面，5块体的计算结果更适用于较大的 和 值。 

最后髂要注意的是这里计算得到的平面图与 Meksaouine(1993)试验得到的图形一样光 

滑 。 

‘ 』 ： 

’ 

＼ ‘ 

圈10 帆 机理轨迹平面圈( =20'，30'．40'，d =0和 1，bib=1) 

计算结果讨论 

如前所述．虬 机理可以得到三维被动土压力问题的最小上限解。 

图 11给出了 bib=1． ， =0，112，1时的 值。 

对于一个粗糙的墙体( >2／3)，̂ 的临界值可以通过最大块体数计算得到(本文中 

为 5块体)。当 ， <2／3．而且 <40'时，用最小化计算得到的极限破坏机理退化为单块体 

机理。另外 ，当 b，h>7时，最优解也必须通过最大块体数计算得到，因为当 和 较大时， 

单块体机理过高地估计了被动土压力系数。 

不同参数下，用 机理计算得到的 和 列在表 9和 10中，可以直接在岩土工程中 

实际应用。 
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图 11 甜 =O，1／2．1，bib=1时对应不伺 的J 值 

不同 ≠、 和6， 下 值 衰9 

6，五 占 

(deg) 0 1／3 l／2 2／3 1 (1) 

(2) (3) (4) (5) (6) (7) 

O．25 l5 3 633 3 634 3 635 3． 3 637 

20 5．399 5 40o 5 401 5 402 5．403 

25 7．983 7．984 7．985 7．986 7．987 

30 n ．8B6 n．B研 l1．端8 l1．铭9 11．89O 

35 20．O44 20．045 20．046 20 047 20．048 

40 ．SO．430 ．SO．431 ．SO．432 ．SO 433 SO．434 

45 215．455 215．456 215．457 215 458 2l5．459 

O．5 l5 2 637 3 O眈 3．2跎 3．5斟 4．∞4 

∞  3 726 4 538 5 Oll 5．啦9 6 994 

25 5 229 6 849 7 963 9．379 12 776 

30 7．443 10．604 l3 096 16．634 25．0s5 

35 11．984 l7 354 22 855 32．4卵  54 064 

40 28．594 40．954 舄  74 79．700 131 7毋  

45 ll4．∞ 9 I48 475 l78 689 2M ．3lo 379 494 

l 15 2．190 2．490 2．658 2 84l 3．191 

20 2．887 3．蝴  3．853 4 279 5．139 

25 3 850 5．o0l 5．779 6 7印  8．798 

30 5．筮 l 7．∞ l 9．067 l1 4l8 l6．273 

35 7 9s4 l1．5憾  l5．150 21 308 33． 02 
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40 17．676 25．3玎 31．218 49．269 77．015 

45 63．1鸵 82．5l7 99．555 125．324 212．364 

2 15 1．946 2．189 2，340 2．492 2．737 

20 2．466 2．956 3，2 3．593 4．171 

25 3．159 4．069 4，677 5．435 6．746 

30 4．111 5．777 7．038 g．7g7 儿 ．764 

35 5．939 8．600 l1．279 15．683 笠 ．607 

40 12．218 17．499 22．962 32．329 49．卯 1 

45 37．520 49．289 59．708 75．515 128．306 

5 15 1．798 2．O22 2．145 2．256 2．451 

20 2．21l 2．633 2．885 3．133 3．561 

25 2．743 3．蜘  4．006 4．542 5．456 

30 3．444 4．8ol 5．808 6．965 8．948 

35 4．73 6．849 8．938 l1．519 l6．035 

40 8．942 12．808 16．806 21．1d5 让 ．361 

45 21．743 28．869 35．262 45．043 76．983 

10 15 1．748 1．962 2 069 2．埘  2
．352 

20 2．125 2．524 2 748 2．954 3．348 

25 2．604 3．315 3 770 4．m  5．004 

30 3．222 4．473 5 394 6．聃  7．9 l 

35 4，327 6． 酌  8 1∞  9．870 l3
． 730 

40 7．851 l1．244 14．754 17．2 26．424 

4．5 16．153 21．665 26．684 34．430 59．2l5 

蹦 p 15 1．698 1．891 1．987 2．080 2
．250 

20 2．040 2．393 2． 2．7醴 3
． 127 

25 2．464 3．080 3．427 3．794 4
．  

30 3．000 4．052 4．692 5
．啦  6．905 

35 3．啪  5．484 6．簖  8．町5 l1
．242 

40 4 599 7．698 9．992 l2．863 l9
．938 

45 5．828 l1．3如  16．019 22．313 39
．
644 
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不同 、 和5，̂ 下 值 衰 10 

6，h 
占， 

(1) (deg) 0 1／3 1／2 2／3 1 

t 
(2) (3) (4) (5) (6) (7) 

0．25 15 4．5髓 5．315 5．735 6．201 6．瞄  

20 7．068 8．704． 9．736 10．950 13．ol5 

25 10．736 “ ．202 16．6 19．770 24．817 

30 16．329 23．415 29．140 37．382 49．352 

35 28．104 加 ．698 53．6嘶 77．039 104．684． 

40 72．265 1o3．502 l35．8l5 1 ．861 24．3．616 

4,5 笠 1．247 283．828 336．研  412．522 646．788 

0．5 15 3．1舄 3．628 3．90o 4．198 4．625 

20 4．563 5．583 6．2l9 5．967 8．0卯 

25 6．6嘶 8．690 10．135 11．984 14．599 

30 9．664 13．810 17．1】3 21．掰  27．9凹 

35 16．ol4 23．1伽  30．545 43．615 57．371 

40 39．512 56．591 74．259 91．492 13D
． 1帅  

45 115．741 1鸫 ．661 l76．444 216．319 3弼 ．7晒 

1 15 2．432 2．777 2．972 3．1跎  3．419 

20 3．3∞  4．m4 4．449 4
．956 5．543 

25 4．540 5．926 5．扔  8．o73 9．445 

30 6．332 8．999 11．僻 4 13．嘶 1 17
． 1M  

35 9．螂  14．436 l9．006 25．6"／0 33
．6”  

加 23．136 33．136 43．鹌 1 51．724 73
．351 

45 62．912 ∞ ．9昭 96．248 ll8．1O2 l84
．钾 4 

2 15 2．068 2．345 2．499 2．锄  2
．7粥  

加 2．忉  3． 3．554 3．848 4．256 

25 3．螂  4．536 5．229 5． 6
．819 

30 4 666 6．585 8．055 9
．562 l1．656 

35 5．946 l0．∞ 9 13．218 16
．矗22 21．638 

加  14．947 21．408 26．666 31
． 723 44．7鹕 

．45 36．374 47．008 55．9 68
．811 107．O田  

5 15 1．848 2．嘴 1 2．185 2
．271 2．409 

20 2．蜥  2．741 2
．969 3．148 3．4 

25 2．882 3．694 4．176 4
．533 5．189 

30 3．666 5．127 6．147 6
．8 8．277 

35 5．133 7．．433 9．615 11
．0"／7 14．2田  

40 10．034 13
．923 16．376 lq．515 27

．268 

45 20．194 26．327 31．524 38
．875 60．019 

10 15 1．773 1．986 2
．a72 2．152 2．抽  

20 2．16s 2．577 2
．746 2．906 3．173 

25 2．673 3．410 3
． 7嘏 4．∞ 0 4．620 

30 3．333 4．研  5
． 316 5．924 7．1∞  

35 4．528 6． 8 7
．嘶 1 9．1 11．708 
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40 8． 10．838 12．82l 15．303 21．219 

45 14． l 19．177 23．1Dl 28．599 43．854 

Strip l5 1．6锝  1．878 1．956 2．O27 2．133 

20 2．040 2．3岱 2．516 2．6 2．88l 

25 2．464 3．026 3．302 3．565 4．02l 

30 3．000 3．947 4．443 4．937 5．846 

35 3．690 5．278 6．173 7．1晒 8．949 

40 4．599 7．286 8．928 10．75O 14．643 

45 5．828 10．486 13．657 l7．3 26．1鹋  

对E匕分析 

尽管许多文献中，不同的计算方法计算二维被动 

土压力已得到广泛研究，但三维被动土压力的研究除 

了Bhm(1932)用极限平衡法进行了一些工作外 ．还很 

少引起人们的关注。如图 l2所示，Bhm的理论是传 

统单块体库仑机理在三维空间中的推广，没有考虑侧 

面摩擦力的作用。根据 Bhm(1932)的研究，三维被动 

土压力可 以表示为 ： 

= { 6tg(三+号)+ (三+导) 

图 12 mI咖破坏机理 

(13) 

2 3 

b，}1 

(b) 

图 13 与 Blum(1932)计算结果对比图(a) =l ．(b) =35' 

图 13(a和 b)为 =ly、 ，a， =0，1／3，1／2，2／3和 1，不同的 b／h时，Bll】m解与本文解 

的对 比关系图。 

这些图清楚地表明了只有对松砂和光滑的墙背，Bhm解才与本文解一致 ，而对于密实 

砂和粗糙的墙体，muTn解大大低估了被动土压力系数。其差异主要在 Bhm理论中，他将较 
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低的滑移面假设为平面，并且他假设了 Dc在地面上的长度(见图 12)，另外他忽略了侧面 

旭 D和B 上的摩擦力 。 

结 论 

与二维分析一样，三维单块体机理 iIf 对于较大的 和 时，过高地估算了被动土压 

力。 

多块体机理 由于具有较大的灵活性，特别是对于较大的 和 值，因此比 ．的计 

算结果合理，它给出了较佳的三维效应的估计值，但它在平面上的破坏线不如 №ksaⅢine 

(1993)试验所观察到的平滑。 

截体多块体机理比 幔 机理更有效，因为它可以得到较小的上限解，同时它在平面上的 

破坏线与试验观察到的很相似。 

计算表明截体多块体机理当 ， (2／3以及 ( 时退化为截体单块体机理，其它情况 

下，为得到优化的上限解还必须使用五块体的截体破坏机理。 

通过将 帆 计算结果与经典的 Blum解进行对比发现，Blum对于粗糙的墙体和紧砂，大 

大低估了土体的被动土压力系数。 

文中最后给出了依据 帆 机理各种控制参数计算得到的各系数值，可用于工程实际。 

e—Dimensional Passive Earth Pressures By 

Kinematical Approach 

By A．bdul—Hamid S(1glbl~t，Member，AscE，and Pierre 

Journal of Geotechnical and Geoenvlnxlmen~ Engineering／N~ ，2000／969—978 

(周建 译 祁思明 校) 

《土工计算机分析》介绍 

‘土工计算机分析>已于2∞D年1O月由中国建筑工业出版社出版．该书较系统全面地介绍了土工问题 

韵计算机分析技术和方法。全书分 14章，包括绪论、有限差分法、有限单元法、岩土力学中常用韵其它数 

值方法、动力分析、结构一基础和地基共同作用分析、滑移线场数值解、边坡稳定分析、极限分析数值方法、 

随机有限元法及其应用、反分析法、知识工程和专家系统在岩土工程中的应用、At~C,AD在土工中应用和计 

算机仿真技术在岩~-r程中应用。可供土建、交通、铁道和水利镄域从事勘察、设计、施工、教学和科研韵 

技术人员学习．以提高土工计算机分析能力．也可作为岩土工程专业研究生教学参考书。垒书 61万字 ，定 

价托 元。各大书店有售，也可与中国建筑工业出版社或地基处理编辑部(3l∞ 杭州市浙大路浙江大学土 

木工程学系欧阳晶泓)联系购买 

撩日庆供稿 
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