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实验内窖表 表1

试验基础
征 指

名 称
托 试 验 内 容

A==10.4m 2 1. 垂宜和水平强迫振动试验
A d ==: 1.2m 2. 垂直和水平自由振动试验

五 桩 m�31.8kN 3. 瑞利波波速测定

基 础
b�2. 78 4. 侧向回填土影响试验
p�29.4kPa 厂J. 扰力大小对动力参数影响

一－

A=5.76m' 

d-== 1 .. 2m 

桩 m= 17.6kl\ 同上1, 2, .1、 5项内容

基 础
b= 3.76 

p=29.kPa 

A::c 3.0m 1 

p= 1.2m 

夭 终 m�9.2kK 同上1、 2, 3、 4、 5项内容

地 基
b�5.2 

p= 29.4kPa 
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图1 模型试验基础图

一Q

块体基础试验的计算分析方法及试验结果

地基土动力特性参数整理计算及分析方法， 均根据国家 “动力机器基础设计规范” 所

采用＇的质量
＇
一弹簧一阻尼理论体系建立的有关计算公式进行已
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1. 垂直向振动地基土的动力参数计算
(a)强迫振动 “蜂点法”

在试验块体基础上安装激振器，使扰力与基础重心、底面形心在一垂线上，使其只产

生垂直振动，调整激振器的损率，料出不同积率时的振幅值，作出A-f共振曲线。如图-2。

振动微分方程为

mi+Cz+KZ=P•e' 叩

A= m琴 •e•&
2 

－一 . -------
一、 - -

-

m• 店V[l- (f/f,)'�'-4D认 fl t.)2 (1) 

根据实测共振曲线，选取曲线峰点频
丰fm 、蜂点振幅A口 “以及0. 707fm和相应

振幅A, 计算阻尼比Dz.

A 

D狂_l_勹-../-1-年］2. 

{J=A/A,. ,. 

固有频率f. = fnV-1 弓 2D}

当量参振质量

(2) 

TA
 

厂［, 
A111ax 

(3) 

1

 I
 I
 I
 I
 I
 

O. 707fm fm

m= m量•e ． 
A. 2Dzv 1-D} (4) 图3 垂釭扣动时的共振曲线

垂直向抗压刚度 K2 = m• 吐
垂直向振动计算结果列于表-2。

（）才z =2叶，，） (5) 

耋迫振动霾直向试验结果 表2

试验基础
注

A
 

二柱基础

B
 

天然地基

地基动力参数
测试状态

名 称I I长(kN/严i_>I�,心rJ/m') IC,,,(kN/产�Dz j��� 
五桩基础

1
五填土1 120000 69200 1 56000 i 0.1s 1 

有填土I 512000 ! 18000 1 63000 • 0.2s
, 

！无填土 I 422000 ; 73200 I 48400 : 0.20 J 

石五 土 I 4800心
——

83000
___『五的�-— I 飞

五厂 ＿＿ �＿
-- --

193000 64000'34000 0.12 , 
－－－ －－－ 

I 237000 79000 ! 42000 I 0,25 1 
- - -

汴，试轮基础侧向同坻土时间较短，密实度不够，因此同培土对地基刚度提高不明显，

c
 

无填土

有填土

(b)垂直向自由振动
用 一定重量的铁球自由下落冲击试验基础，冲击点与基础重心在同一垂直线上，使基

础只产生垂直向自由振动。测出块体基础有阻尼自振频率坏拫据实测的有阻尼自由振动
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曩减时程图，如图一3，量出 l、 ：、2。，计 算 

动力参数。 ， 为自由振动记录信号的两个 A 

相继的振动幅值 

1 (6] 
0 

Dz 告 (7) 
： { (8) 

f．．i 

一  

＼／／一 一 

一  ， 

一 ~---2D 

Kz： 6-(2 f ) 

m ——块体基础质量 

垂直向自由振动计算的 参数列于表一3。 

自由振动垂直向试验结果 

图 3 基础 自由振动波形 图 

试 验 基 
测试状态 

础 名 称 

五 桩 基 础 

A 

= 桩 基 础 

无 填 土 

地 

Kz(kN／m) 

510000 

基 动 

fCz( K／m。)1 

力 叁 

Cz 2。(kNlm') 

49000 39600 

有 填 土 74．5000 71600 

无 填 土 308000 53i00 

57000 
— — — —  

35O0O 
— — — —  

B {有 填 土 i03000 70000 45．500 

(9) 

【1 0) 

数 
说 明 

D z i 
— — ⋯ — — — — — — — — — — — — — — — — — — —

— — — — — — — — — — — — — —  

0．20 }未考虑当量参 

0．3O 振质量m 

天 然 地 基 1无 填 土 158000 52600 28000 

C 有 填 土 2l8000 72600 38600 

洼：同表 2 

0．22 l未考虑当量参 

0．3O l振质量m； 

o．2 
l 

O·30 f振质量m s 

4 水平回转向振动计算图 

； 

I 
- 

● ．1lT ． 
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2． 水平回转耦台振动地基动力参数计算 

(0)水平回转耦合强迫振 动 

在作水平回转耦台强迫振动试验过程中，一般可以测到不同频率下的水平回转耦台振 

动的振幅～频率反应曲线和不同额率下的回转角，即 ～，反应曲线，见图一4。理论和工程 

实践证明，在第一共振峰以前的 ～，幅额反应 曲线受第二振型耦台影响报小，因而可按 

第一耦台低频峰值以前的实铡曲线，与计算垂直向动力参数同样的方法，即职 峰点 与 

0．707， 求第一振型阻尼比。 

若取0．707， 处点，则阻尼比为； 一 

=  【t—J 1 ．(11) 
参振总质量 ‘ 。 

式 中； 

； · 

， 【=， 『= _西 ，Al=2 『_ 

p = 一 ẑ 

：  单  
l 一 ，‘2 

K = ．·砖 

；=pI孚 · +蕾 

K。= ；·I 一K ·醚 

— — 地基抗剪刚度 

#D Lv／]一 

曩遍摄动衣平嗣糟试鞋结果 裹4 

试验基础 溯 试 永 平 回 转 地 基 动 力 参 数 

名 称 状态 k撬)l(k疏。) (k j ) K (k ) ) 1驱尼比 ( N／m) 
五桩基础 无 填 土 d81000 46200 37300 1008000 116000 93500 口·20 

A 有填土 806000 I．77500 1 63oo0 l840000 132000 l 105000 -0·27 
二桩基础 无填土 287000 i 50500 34000 050000 132000 I 88000 0．15 

i 

B 有 填 土 500000 87800 5g0O0 976000 179000 118000 0．24 

天爨基础 无 填 土 9280O 31000 18500 109000 109000 ； 58000 ．0．O
．

8 

C 有 填 土j 115000 38000 24000 l 185000 185000 99000 0．12 

注 试验基础四局侧向填土，对永平向地基刚度提高有显著效果 随着土层固结作用，还将会 有所 
增长。 

．

三呈 ∽ 
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五，——地基抗弯刚度 

D ——水平回转耦合第一振型阻尼比 

pl—— 第一振型回转半径 

J ——基础对通过底面形心回转轴的质量惯性矩 

： m  - 

计算结果列于表一4。 

(b)水平回转耦台自由振动 

用枕木撞击试验块体基础侧面，使之产生水平 

回转耦合振动，用垂直和水平向拾振器测得基础顶 

面水平振幅和第一耦合频率及回转角，见图一5。按 

下列公式求算地基删度 和K，。 

式中l 

时[1+—争 

∞[ +孚 (d2)瓣 1 】 

J。。——对基础底面形心回转的质量惯性矩 

0： +m6̂i 

— — 回转半径 i = 

d ——块体基础高度 

计算结果列于表一5。 

图 5 

n9) 

(20) 

由目攮动水平向试 结暴 寰5 

试验基础 测 试 永 平 向 地 基 动 力 参 数 诅尼比 

K C D
⋯  名 称 状 态 ( ( (N／m 。) (kN7m。) <kN／m) (kN／ms) (kN／m。) 

五牲基础 无 填 土 32800O 3I600 26000 1456000 104000 86000 0．20 

A 有 填 土 474000 45600 37000 1722000 124000 102000 O．33 

=桩基础 无 填 土 247000 43000 29000 53O00O 102000 71000 0．20 

B 有 填 土 260000 45000 30000 615000 I26000 82900 0．30 

天热地基i无 填土 75ooo 26200 14000 105000 105000 58000 1 0．10 
— — ～ 一

2～ 一 一一 一 — — — — — — 一 一 — —  

C I有 填 土 116000 38700 20600 154000 154000 82000 0．15 

注：丽表 4注 
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测定地基土瑞利波波速计算动力参数 

从现场模型基础稳态振动试验，测定表面波 (瑞利波)在地基土中的传播速度 值， 

并通过测定的 值推算地基土的动态剪切模量G 和动态弹性模量 ，从而计算地基土抗压 

刚度 z，抗剪刚度 、抗弯刚度 ，值等 

于地基土表面的模型基础上进行稳态竖直向激振，振波即以澈振器为中心向四餍传播， 

以振源作为测线的零点，在振源的一边，在面波的传播方向上距振源不同距离处安放两个 

竖向抬振器。试验时，开动澈振器，使输出振动频率为 f，移动任一拾振器，使两拾振器 

的间距为 ，如 X不等于瑞利波波长 ^时，两拾振器所接收的振动波就有相位差，如 =̂ ， 

两拾振器的记录波形是同相位的， ·f即波速 。 

试验方法及原理见圈一6 

图6 瑞利波波速 嗣I定方法及原理图 

V = ·̂f 

=鲁： 
=o· } 

Ea=2【l+ )oV； 

将 = 代入(23)、(24)式则得 

=p·阜 

=Z(1+ )P·警 
式中： 

p——。地基土质量密度。天然地基取18kN／m 

复合地基取l 9kN／m。 

u—— 泊松 比 

(21) 

(22) 

(23) 

(24) 

(25) 

(26) 
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计算结果见表一6 

用表面波遮计 害V 的动力参数值 ’ 表6 

瑞利波速 剪切模量 抗 压 刚 度 抗 剪 刚 度 抗 弯 刚 度 弹性模 

式验基础 VR bJ K
2 i 0 Kx Cx2。 K C⋯  (kp ) 

(nl／sec) (kp ) (kN／m) (kN／m )．(kN／m)i(kN／m。) (kN／m) (kN／m。) 

五 ～桩 143 38850 518900 41200 389000 30900 168400C" 94600 108800 

C I 

130 30400 213000 38000 159000 28200 122000 65000 821OO 天 然 

说明 

1．表面波速 计算的动 参数是收录半波长范围内土层综矗指标。 
2．表层土质对参数影响比较大 

对试验结果的结论意见 

1． 复合地基上块体基础的试验条件与动力设备基础的工作条件基本相符，因而本次 

试验数据可用于工程设计 。 

2． 实测计算的振冲碎石柱复合地基土的动力参数值，不论是垂直向还是 水 平 向 回 

转，均比天然地基有明显提高。证嘎用振冲碎石柱加固地基提高其动力参数是有效的。 

3． 试验结果表明，侧向回填土对水平回转向地基的动力参数有显著提高，而对垂直 

向的地基动力参数提高效果要差一些。这是由于本次试验的侧向回填土回填时间短，又未 

分层夯实，回填土松散所致。随着基础I~I,N回填上固结密实，地基土的动力参数将会有肝 

提高。 

4．‘ 式验基础采用强迫振动和自由振动试验方法，按质量一弹簧一阻尼器理论体系计 

算地基士的动力参数，符合国家 “动力机器基础设计规范”。 
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b． 有纺织物抗拉强度一般大于无纺织物，而仲长率则呈相反的规律。 

c． 织物经向强度大子纬向，但也有例外，如试样 B 

d． 宽试样强度较窄试样的高，且伸长率也表现出同样规律。 

． 
无纺织物试验的成果离散性大，这种不均匀性在抽查单位面积质量时也 有所 反 

映。一般情况，宽试样的离散误差较窄试样小。 
裹1 

型 式 编号 楮 辩 最
(k
大
N／
强
m)度I伸(蓑)率 最大强度 伸长率 横向收缩率 (kN／m) ( ) ( ) 

A 维尼纶5O 30 ／ ／  75 ／ ／ 14
．

8 ／ ／  106
／

／  4l ／  

丙 纶5O ／ ／  15．6 ／  5,1。／  1 5。9 ／ ／  75 
，

，  6 无 

B 涤 纶 13，2 ／  38 √ 一 15．4 ／ 53 ／ 一／  57 ／  

，  12．5
一  

／  
53 ／  11 o9 ／ 一／ 一 船

一  

， ，／ 3 

纺 6．d f 8 一 17-u ／  44 一／一 67 ／  
C 涤 纶 ／ ／ 1g

。2 ／  65 ／  78 e． ， ／ 

D 撩 纶 ： ，，一 ／  
有 I 

E 聚丙赫 12． ／／ I 11 ， ’21·n ／ 
28 ~ 2 

，
l2／ ／-一 23．6 。16 

纺 _ 15
．7 

，
，

， 一 }9／，，—，／ 20．3 ／ ’ 33．3 ， 一。 F 囊瑟 
，

／  16．3 ，／  13 ／ ／  22。， ／ ，／  19
． ．， 

注t斜线上方和下方分别为纬向和经向试验结果。 

2． 砂土中断裂强度 

试验装置如图 1所示，上复压力d 由砝码通过杠杆加压装置施加，拉力T一用 砝 码 施 

加，加荷速率是每 5秒钟加2kg砝码， 由量力环测定，设砂土中织物的拉力呈线性变化， 

取织物的拉力为两力的平均值，即(Tt+ )／2。 

试样的形式和布置如图 2所示，以保证断裂部位处于砂中。 

下盘 

睁  罾  
图1 砂土中拉伸试验 图2 试样形状和布置 

用上述装置首先移去上盅做 =0的拉伸试验，、捌得的断裂强度与表1中数据有 较大 

差别，为便于比较，设为单位值。表 2中给出不 同6 作用下测得的断裂强度与 =0测得 

断裂强度的比值，可以看出，随看砂土中上复压力的增加，两种织物的断裂强度都有所增 

长．其中无纺织物增长的幅度较大 

3． 土工织物的应力应变关系 

为了比较土工织物在不同约束条件下的应力应变关系，并观察拉伸速率对拉伸模量的 
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影响，除了前述的无约束拉伸试验外，还测定了以下四种条件下织物的应力应变关系，有 

的试验因加载条件所限，织物没有达到断裂。 表2 

(1)在压力水中的拉伸试验 

这个试验的目的是研究织物表面受法向压 

力，但没有介质摩擦作用情况下的拉伸性能。 

试验在三轴剪切仪上进行，垂直压力由围压系 

统供给， =150kPa，拉力由 轴 向 加 压杆反 

向位移施加，即在杆顶连接杠杆用砝码加力。 

o 

(kPa) 

无纺(c) 1 

75 

(kPa) 

150 

(kPa) 

有坊(F) 1 1．11 1．20 

织物的宽度 为 90ram，外包一层三 轴 试 样 橡 Ï一 ～一 

皮膜 ( 61．8mm)，夹具Ihq~100mm。橡皮膜长于织物试样，两端折叠 井 用 胶 水 密 封 

后，装在夹具里。膜的l中央设排气管，加围压排出织物中空气后，关闭排气阀。织物的伸 

长用装在轴向加压杆上的百分表量测。整个装置参见图3。织物试样为无纺织物 C和有纺 

织物 F。 

图 8 压力永中拉伸试验 图4 平面应变拉仲试验 

(2)无纺织物平面应变拉伸 

在无约束拉伸中，无纺织物的横向收缩率很大，可达50 以上 (参见表 1) 为了模 

拟工程实际的平面应变条件，必须限制横向收缩，因此设计了如图 4所示夹具。四根导杆 

可以保持间距不变在夹具的孔中 自由滑动，用16个代号为25的滚动轴承 (内径5mm，外径 

1 6mm)配合M5螺钉夹住织物边缘。轴承外圈可沿导杆滚动，这样在拉伸过程中，织物 可 

以自由伸长，但不能横向收缩。试样为无纺织物 C。 

(3)在压力砂中的拉伸试验 

试验装置见图 1}为了测量织物的应变，将两根测针平行固定在砂中的织物上，两端 

皆伸于盒外，间距50mm。当织物伸长时，用精度为6#m的读数显微镜泐读两端间 距 的 变 

化，取平均值计算拉伸应变。试样和压力水中的试样相同，宽度150mm。 

(4)慢速率拉伸 

试样为有纺织物，，宽度150mm。用上下夹具悬挂于铅直方向，荷载由挂 于下夹具上的 

砝码施加，施荷速率为每1 0分钟加 5 kg砝码。拉伸变形用读数显示镜测量，铡读标记是固 

定在织物上的两根平行测针，沿拉伸方向间隔50mm。 

图 s给出上述拉伸试验的典型成果 
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分析试验成果可以得 到下列结论： 

． 土工织物无约束拉伸的变形 模 量 较 

小，图 5中的 曲线 1和 5，特目 是无纺织物。 

这意味着受力不大而产生较大的变形，如直接 

将无约束拉伸的特性应用于工程设计将产生误 

解． 

b． 同一种织物，当拉仲速 率 不 同 时， 

初始切线拉伸模量相差很 大，例 如 曲 线 5是 

33．3kN／m，而曲线 8是l ．3kN／m。 工程实际 

中织物拉伸速率很慢，用快速拉伸试验的结果 

指导设计是不妥当的。 

c 无纺织物的平面应变拉伸试验，断裂 

是从试样中间开始的，故周边夹紧轴承引起局 

部的应力分布不均匀对试验的影响较小。试验 

珊得的拉伸模量较无约束情况下的大一些 (比 

较曲线2和1)达到最大拉力的伸长率(42．3％) 

较无约束情况 (44％)稍小，同时最大强度值 

(17．6kN／m )也稍小些。实际上平面直变拉 

伸意味着两个方向都受拉力，其强度下降是容 

轴向应变c( ) 

圈 5 土_亡织物的拉伸应力应变关系 

1．无纺织物无约束拉伸 

2．无纺织物平面应变拉伸 

3．无纺织物在¨ 150kFa水中 

4．无纺织物在 H=150kPa砂中 

5．有纺织物无约束拉伸 

6．有纺织物在 =150kPa水 中 

7．有纺织物在dH=l$0kPa砂中 

8．有纺织物慢速率拉伸 

I 

易理解的，然而平面应变拉伸与织物在土中的拉伸相比，其条件和结果仍相差很远，不能 

反映砂土约束引起的强度和拉伸模量的提高，看来研制巧妙韵平面应变试验装置，甚至是 

双向拉伸试验装置，意义是不大韵。 

d． 在压力水中(无摩擦介质)试验所得拉伸模量较无约束情况下的拉伸有所增加 (曲 

线 3与 l， 6与 5比较)，特别是无纺织物更为显著。这是因为土工织物具有疏橙的结构， 

无约束拉伸时，纤维将沿拉伸方向排列并伸长，同时纤维之间发生相对滑动，这种结构调 

整的结果使织物变薄且横向收缩，无疑将减小相对抗拉有效截面积。如加大纤维之间的挤 

压力，必然增加纤维之间的摩擦力，从而减小相对滑动和伸长，故获得较大的拉伸模量。 

． 织物在不同压力的砂中，拉伸模量随压力的增加而提高，例如当ErA,=150kPa时， ． 

试验曲线为4和 7。仍以无纺织物拉伸模量的提高更为显著。提高的原因除了法向压力对 

织物结构调整的限制作用外，还产生了砂与织物袁面的摩擦咬台作用。此外，因砂在铅直 

方向变形的不均匀，使织物不再是～个平面，而形成波浪形，引起纤维或经纬纱在不同方 

向的预拉伸。从无约束拉伸曲线 1和 5可见，在小应变时拉伸 摸量很低， 当预拉应变超过 
一 定值时，模 量的提高是很显著的。 

总之，土工织物在砂土中的拉伸特性 与常规无 约束拉伸及平面应变拉伸有显著区别， 

织物在土中的拉伸应力应变关系和强度特性才是工程所需要的。笔者曾整理织物在不同压 

力砂中的拉伸应力应变关系用于有限元分析，和模型砂堤的位移场相比，取得较为一致的 

结果。并得到沿织物应力分布的信息⋯ 



1 992年 6月 地 基 处 理 

±工织物的蠕 变和应 力松弛 

土工织物的结构疏松、纤维或经纬纱之间歃少刚性联结，因此蠕变现象是 十 分 明 显 

的，这意味着织物的受力虽维持不变，但长度却不断增加，有可能影响加筋土结构的长期 

稳定性。同样，土工织物的应力松弛现象表明，即使织物的伸长己不再增加，其应力将会 

逐渐减小，最终将失去加筋作用。 

为了研究聚合物纤维和织物制品的蠕变性能，国外曾进行了大量的试验。例如文献 

从持续2o4x时的拉伸试验总结出如下一些规律，聚脂纤维树脂粘合织物的蠕变最小，聚丙 

烯针刺织物蠕变最大等。文献 给出了典型织物产品在无约束情况下蠕变与应 力 松 弛 曲 

线，并指出在没有土侧限条件下的试验有可能过估蠕变特性，但没有提交土中织4糖 变试 

验的结果。因此有必要研究国内土工织物在不同土压力下的蠕变和应力松弛性能 

1． 土工织物的蠕变试验 ， 

采用图 1所示装置，选用无纺织物 C和有纺织物 F进行了较长延时 (大于4o0小时)的 

蠕变试验。试验的拉力 1分别取最大强度值的4O 和60 ，织物的法向压力 分 别 为 ~YN= 

0，75，150kPa。试验结果绘于图6、7和8。为了估计更长延时的蠕变特性，对曲线的直线 

段采用下式来表示。 

— 莒i 茎笺  0 j =75k 有纺(53 ) ————≮ E三三：：：=掰 
24f 。 — 亩高面 } 一 小时 
22卜———————— f 

小时 

图6 无约束情况下蠕变过程曲线 

Ef= I+ blgt 

式中，￡ ——加载 t小 时后的应变； 

6——蠕变系数 

从试验曲线可见。 

网 7 在 一75kPa砂中蠕变过程曲线 

}．二： —：饕 匡；三至三 
1 2 3 5 1 0 20 3050100200300 500 

冈 8 在 N=l50kPa砂中蠕变过程 曲线 

(1) 

— — 加载 1小时后的应变} 

(1)在无约束情况( =0)， 当拉力达最大强度6O％时，蠕变应变将迅速增大，不 能 

用(1)式表示。另外，有纺织物当 =75kPa，拉力为53 最大强度时，也 属 于 这一 情 

况。 

(2)其他试验条件的 和 6值列于表 3，可见在砂土中，随 增大，蠕变应变和蠕变 

系数显著减小，特别是无纺织物。减小的原固参见拉伸摸量增大的分析。另一方面，砂土 

是蠕变特性不强的材料，土工织物受砂土制约，其蠕变进一步减小。 
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织 物 拉力占最 垂直压 力 ：L ： 
b 

织 物 拉力占最’垂直压力l b 
类 型 i大强度 i口N(kPa) (％) 类 型 大强度 an(kPa) ( ) 

I d0 0 7 l 1．09：一 { 4。 【 。 22·。【0．63 

： I se 75 4,2,t lo0．83 1 35 f 75{1．78 0．25' 
j

，

s I 埘 f 纺 ——一—— !一 ⋯ 厶日g 0．32 l 
颤 一  一 翌 1 L 

物l～57一 。 3．56_0．46]物 m1+0。4。0．, 24 
(3)无纺织物在砂土中强度和拉伸模量比有纺织物提高更大，蠕变减小更显著，加之 

利于排水，故能很好地应用于加筋土结构。 

(4)根据表3数据，应用(1)式计算t=100年后增加的蠕变应变不超过5 ，一般情况 

【例如 大于75kPa)。取最大强度的40 作为长期稳定的设计容许应力是安全的。 

2． 土工织物的应力松弛 

土工织物的应力松弛试验要求固定试样的长度不变，随时测量织物的拉力，而织物受 

力的测量是比较困难的。本文根据蠕变过程曲 

线和公式(1)整理出在一定压力柏砂土中。保 

持某个应变值不变，织物的瘟南 ( 占最大强 

度的百分数 )随时间的变伦规律，r例如图9为 

有纺织物的应力松弛曲线。可见土工织物在一 

定压力的砂土中，应力松弛是缓慢的。当织物 

的拉力逐渐减小时，土的抗剪强度会髓固结而 

增长，从而保持加筋土建筑有足够的稳定安全 图9 有纺织物的应力松弛曲线 

系数。此外，沿土工织物的应力和应变的分布是不均匀的，设计是按最大拉力和应变考虑 

的，织物的局部有较大的蠕变不会影响整体的稳定。 

加筋土的三轴剪切试验 

首先甩三轴试验研究土工织物加筋土强度特性的是美国的Broms。 ，他将织物放 在 圆 

柱形土样的不同部位，进行试验对比，发现，当织物在圆柱土样上下两端时，抗剪强度与 

没有织物时基本相同，只有 当织物放在土样中部时，抗剪强度才有 明显酊增加。这说明加 

筋材料必须布置在土的拉伸变形区域才起作用。笔者用国产有纺织物表 l F和 平潭 砂 进 

行类似的试验，图lO为主应力差 一 与轴向应变￡ 之间的关系，表4为三种试样的径向 

应变P 和轴向应变￡ 的关系。可见 

1． 当纯砂试样的主应力差口-一口 达峰筐时，￡ 为5．2％，与一层和二层织物加筋试样 

达相同￡一时的主应力差相比较，一层增加了32％，二层增加了72％。 

；。 当e 较小时，三曲线构韧始切线模量基本相等，这时土工织物的加筋作甩否 明 
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轴向与径向应变
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表4 ＾ .:-� 200 

11.6 •150

纯 砂o.n I 3.12 几 56
I 

已r

一层织物 0.84 
(%) I -

I.::: 层织物; 0.6 了

3.12 7,40 

I立96 i.09

显，只有当产生较大应变(t,>1.5%)

50 

。

目

日

D

物 -织玉

a,=4呤

10 15 
�(¾l 

时，才发挥加筋作用。 图10 砂与加筋砂的三轴试验

3. 当纯砂达峰值强度后开始下降时（应变软化现象），加筋试样的总体强度仍在狩

续增大，加筋土有更好的承受大变形的能力。
4. 从表4可以看出，随着e, 的增大，与纯砂试样相比，含织物试样的心成小，并且

只有当产生较大变形时才能产生织物对横向变形限制作用，这种限制作用随层数增加而加
强。

以上是常规三轴剪切的结果。工程中常遇到的加筋士结构，例如路堤和挡土墙属千平
面应变问题，很多对比研究表明用常规三轴剪切（扽对称课题）模拟平面应变问题存在一

定的误差臼', 例如，轴对称剪切试样破坏时常呈鼓形，而平面应变试样破坏时呈单一的剪
切面j

一般用轴对称试验测得的变形模量E偏小，而泊松比µ 偏大。为了研究变形规律和

加筋的效果． 我们加工了如图11所示平面应变仪。仪器的左右两侧为橡皮囊，用以施加
a,, a, 由三轴剪切仪轴向加压装置施加，在中主应力a, 的方向，正面嵌以有机玻珧面板，
板上画有方格，通过显微镜观测各格点士粒的位移情况尹 根据格点的位移可以计算出各个
方格单元的应变大小，从而确定应变等值线图。

对千纯砂和中间有一层有纺织物(F)加筋的砂样剪切试验结果参见图12, 将试样左右
两侧各七点的水平和铅直位移分别按左右两边取平均值列千表5。由格点位移计算得最大

5
 

剪应变r••• 的等值线图参见图13和14, 从这些成果可见。

童3

5

l

l
 

,of5
 

2

9

6

3
 

I
 

D.=0, 57 
u, = 20心

图11 平面应变剪切仪

0 2 < 石 8 10 12 
o,(¾) 

图12 砂和加筋砂的平面应变剪切

L 当纯砂试祥aJo, 达峰值8.9时，,, = 7.4%, 主应力差a, -a, = !62kPa, 相同主



16 地 基 处 双

加筋砂与纯砂位移比较

,,�1,5% 

第2卷第4期

表

., �11.7% 

I 砂 § 加筋砂

水平位移mm I 0.2�6 0.290 

水平位移mm I 0.537 i 0.510 

袒比值是加筋砂与砂的位移比

比 值

o.98

砂

5,6,!6 

一 － －

加筋砂｝比 值

5.080 1 Q.90

0.95 6人汀6 s.ao, I o.91
． 

．

 

16"· 
, """' ' 

(a沁=L 6%•,lcr,-4.1 (b)<,=7, <%cr,/cr,=8, 8 (cl <>=11. 7¾o,/o,=7.e 
图13 纯砂平面应变剪切仁,. 等值线氓）

应变的加筋砂a,lcr, �15. o,
筋砂的强度仍在提高。

2. 加筋砂的水平位移比纯砂的
小，其减小比例见表5'同时由于织
物对水平横向位移的限制，铅直位移
也有所减小，并且减小的比例荫变形
（和）的增加而愈加显著。

3. 从图13可见，随着 'J 增加，
纯砂逐渐形成左上角到右下角的剪切带，而加筋砂的剪应变较小（见图14), 特别是织物下
方的士休，因此可以承受更大的剪应力(er, 气了,)/2.

4. 平面应变剪切与轴对称三钮剪切相比，纯砂祥达蜂值剪应力的轴向应变有所增加
（从5.2%到7.4%), 加筋砂样的相仅主应力差增加更大（从32%增加到72%)。

并且随打增加加
"J "'""" ,, 

缸织窃

（芯沁一1-5¼o,压，一 s.� (b><尸11. 7% ""守-n.s
团14 砂和一层织物平面应变剪切'=•等值线<¾>
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筋材料与试验用砂之间的界面特性指标。 

试验用土工织物的物理力学性指标 

厚度(ram) I j．0o 

质量(N／m ) 

抗拉强度 

(kN／m) 

握持强度 

(kN／m) 

l I ’ 

凝聚力C(kPa) 8 9 2 1l 10 

内摩擦 角西(。) 31 32．5 36．5 31．2 30．8 

摩擦角相关系数 I I 1 

n·=嚣 0．83 0．88 ； 1．02 0．83 ‘ 0．82 
注t表中西值为试验用砂的西值(西=36。)，表中指标由直剪试验得出。 

加筋砂三轴试验与分析 

1． 试 验结果 

用放置了1～6层青岛有纺土工织物，1～7层常州有纺土工织物，1～3层湖南无纺土工 

织物的加筋砂试样和无加筋砂试样进行了三轴固结排水(CD)试验，沮4出了各试样的 应 力 

‘ -一 )～轴向应变(￡ )～体积应变(￡ )～径向应变( ，)之间的相互关系，并确定了 各 试 

样破坏时的主应力差( -一 。) 和轴向应变 ，。试样的剪切破坏标准 定 为：当 不 大 于 

15 ，( 一一 )出现峰值时， 峰值作为破坏点，否则取￡ =15％时应力为破坏应力。 

一 
士． 
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试样破坏时的形态随筋材层数不同而不同，典型的破坏形态如图 l所示
。 

为了定量地表示加筋砂的强度增 

加效果，用相同围压下的加筋砂试样 

破坏偏应力 ( 一 a)对无加筋砂试 

样的破坏偏应力( ，一吼 ) 的相对增 

长率来定义最大加筋效果 系 数 JR， 

即 ： 

JR=[( l一盯3) 一( l一 

3 )，_]／( 】一 3)，_×100％ 

跨 露 
图 l 三轴试样破坏形态，筋材为土工织物 

‘c％1 

图 2 三轴试样( ～Cr a)～= 、 v～E 和 图 8 

，r～s式 系曲线(青岛有纺土工织物) 

表 4列出了无加筋砂和各种加 

筋砂，试样的抗剪强度参数 (c、 

C )、( )，破坏时的主应力差( ， 

一  a)，和轴向应变 以及最大加 

筋效果系数 JR。为了考察应变较小 

时的 加 筋 效 果，表中同时列出了 

E。=5 时的加筋效果系数J见 。 

有纺 (青岛；常州 )土工织物 

和无纺 (湖南 )土工织物加筋砂样 

的主应力差 ( c— )～轴向应变 

(￡ )、体积应变 (￡ )～轴向应变 

(￡ )和径向应变 (e )～轴向应变 

(￡。) 关系曲线分别见图2、图3、 

图 4。 

～  
、  

～  。
： 

： 

。。 】 鼍 
‘( ) 

三轴试样；(口L—d )～￡ 、Ev～s 和￡ ～! 美 

系曲线 (筋材为常州有纺土工织物 ) 

) 

图 4 三轴试样{ (d．一 z)～ 、=v～ 和：，～E 关系 

曲线 (筋材为湖南无纺土工织物 ) 
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兰 轴 试 驻 结 果 衰4 

加 曲 围 压 筋材间距 破 坏 时 加筋效果系数 凝 内 聚 摩 
筋 筋 口

a 
士样直径 (Ⅱ 一 。)EI E E 破坏时 E =5 力 擦 材 层 

IR IR CC 角 料 数 (kP h 
(kP ) c )D (％) (kPa) 甲 ，， (N) 、 a ⋯ ， 

l00 338 7．52 

200 646 7．50 无 
O 38．2 

300 9|7 8．55 

400 l214 10．51 

l00 425 9．50 25．7 I 2．4 

200 770 11．97 19．2 —0．8 l 
0．a9 32 38．0 

200 111 3 l3．48 17．5 —3．2 

青 40O 1375 1 4
． 47 13．3 6．5 

岛 100 58
l 1 5．00 7I．9 24．8 

有 
蛄  200 9,11 13．8l 5．7 3．9 

0．67 67 38．5 ’w 

300 l276 15．00 34．7 —0．8 土 

工 400 l605 15．00 32．2 8．2 
— —  

织 100 772 l5．O0 128．4 39．1 

物 3 200 0．50 1】6l 15．00 76．7 13．1 102 39．0 

300 1468 l5．00 55．0 4．9 
r 

4 0．4l 884 l5．00 l61．5 40．6 

5 100 0．34 1051 l5．00 210．0 60．9 

6 0．30 1104 15．00 253．3 53．3 

1 1．00 417 9．|3 23．4 45．5 

蔑 2 0．66 568 13．45 68．0 28．8 —— 
有 3 0．50 685 15．00 l02．7 41．5 
纺 100 0

．40 867 1 5．00 156．5 63．9 土 4 

工 5 0．3| 97B 15．00 l88．8 70．6 { 

织 
物 6 ： 0．29 l082 15．00 220．1 76．7 

7 0．25 t241 1 5．00 267．2 86．4 

16．6 11．2 一 

l 200 1．00 760 10．56 I7．6 32．0 I2 d0．0 

湖 300 I165 12．13 J 23．0 39．8 
南 9．27 
无 1,1

． 10 1．5 13．6 40 39
．0 纺 2 o·68 ； I； 12．83 32．7 5．5l 土 

工 300 l182 10．23 21．8 6．60 

织 50 430 15．00 

物 3 ： 。．51 。7。6i 11．47 126．9 86．1 88 41．9 t5．00 
200 

．  

1l90 15．00 84．2 24．9 
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2． 试验成果分析 

有纺土工织物加筋砂样的应力应变特性： ： 

在此，主要探讨筋材铺设层数对加筋砂力学性能的影响。 

从表 4可以看出，破坏时的最大加筋效果系数I郦直加筋层数的增加而明显增大，而轴 

向应变较小时的加筋效果系数I 受旺随加筋层数的增加而变化不犬，甚至出现小于零 。的 现 

象。由于加筋材料的抗拉作用而使加筋砂产生的的表现凝聚力C 随着加筋层数的增加而增 

大，然而，加筋砂样的表观摩擦角 由受加锁层数的影响不大， 值近似等于砂土 本 身 

的内摩擦角( )。 “ ‘ 。 

从图 2、图3可以看出，对应于不同加筋层数( t—d。)～(￡。)曲线组， 在轴 向痘 变很 

小时互相接近，随着轴向应变的增大，曲线组明显分散，加筋层数愈多，曲线 的 斜 率 愈 

大，并愈接近于直线，这种现象对青岛有纺土工织物的加筋砂尤为明显。从而说明，在应 

变较大情况下，随着加筋材间距的缩小和加筋层数的增加，加筋土的应力一应变关系逐渐 

从非线性过渡到线性，也就是说从土逐渐过渡 到复合材料。 

从图 2、图3上的￡ ～￡。和s，～s。关系曲线可以看出，筋村对于削弱砂土的剪账 性 及 

约束砂土的侧向变形是有明显效果的，并且随着加筋层数的增加其作用程度增强。这是由 

于具有良好抗拉性能的筋材与土枫互作用使砂样膨胀性受到抑制，侧向应变减小，筋材之 

间砂土变得密实，从而增加了加筋砂的抗剪强度。 

根据试验结果还可以看出，对于有纺土工织物加筋砂试样，不论是破坏时的加筋效果 

系数j ，还是应变s。为5％时加筋效果系数I 基本上随着围压 增加而碱小，当加筋层数 

为1～2层时，在某些围压下I 甚至出现负值。 

无纺土工织物加筋砂样的应力应变特性： 

从表 4可看出，无纺土工织物的加筋效果系数随着加筋层数的增加莉增大，随着匿压 

的增大而减，j、。但是，即使在小应变情况下，也没有出现小于零的加筋效果系数。这是由 

于无纺土工织物与砂之间的摩阻力较大，而且无纺土工织物的柔性较好，波纹效应较明显 

的缘故。由于无纺土工织物加筋耐作用，加筋土样的表观摩擦角 大于砂本身的 内 摩 擦 

角，由于加筋作甩使加筋土样所产生的表现凝聚力c 随加筋层数的增加而增大。 

将图 4与图 z和图3对照可以看出，在囤压相同时，对于轴向应变不大于5％的 小 应 

变情况，无纺土工织物加筋砂的加勰效果系数等于甚至大于筋材为有纺土工织物加筋砂的 

加箭效果系数。对于大应变情况，有纺织物加筋砂的加筋效果系数明显大于无纺土工织物 

加箭秒的椰筋效果系数。这一结论的意义在于可 引出以下结论：无纺土工织物与有纺土 

工织物一样可用于变形要求较严格的加筋土工程中 并且由于无纺土工织物具有 良好柏排 

水、反滤、隔离等功能，可扩大加筋土工程中填料的选用范围。 

3． 加筋机理分析 

有纺工土织物加筋砂的加筋机理分析； 

当轴向应变较小时，砂土与有纺土工织物的相互作用主要受它们之间的摩攘特性所控 

制 由于有纺士工织物与砂土时的摩擦角往往小于砂：l=本身的摩接角，所以会凝生加筋砂 

试样强度低于未加筋砂试样强度的现象，即表现为加筋效果系数小于零。但是，当有纺土 

工织物的柔性较大时，在较大的囤压下会成波纹状，即所谓的波纹效应，从而增加了界面 
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间的摩擦力，使加筋试样的强度大于未加筋砂试样的强度，从而加筋效果系数大于零。从 

表3—1中结果反映出，由于常州产有纺土工织物较青岛产有纺土工织物柔性大，波纹效应 

明显，所以即使在围压很小( =lOOkPa)、轴向应变很小的情况下IR 也未出现负值。 

当轴向应变较大时，砂土与土工织物的相互作用由土工织物的抗拉强度及砂土与土工 

织物间的摩擦特性共同控制。在大应变情况下，不同织物的波纹效应趋于相等，砂土与织 

物之间的摩擦阻力比较大，再加上柔性筋材的抗拉作用，在筋材间形成拱作用，这种拱作 

用能抑制砂土的剪胀性，约束砂土的侧向变形，使筋材之 间的砂土受到压缩 ，从而获得高 

的抗剪强度，从表2及表3可知，青岛和常州有纺织物的抗拉强度分别为56．5kN／m和20．8 

kN／m，它们与试验用砂之间的相关系数 ，分别为0．83~H0．82。由于拱作用是随着 筋材 

间距的减小、织物的抗拉强度增大，以及织物与土之间的相 关系数 的增加而 增 强|所 

以，在大应变情况，青岛加筋砂的加筋效果系数大于常州加筋砂的值。 

无纺土工织物加筋砂的加筋机理分析： 

在轴向应变较小的情况下，砂与织物的相互作用主要 由织物表面粗糖程度及其本身的 

柔性所控制。由于无纺织物表面较粗糙，柔性较大，有利于砂与织物之间的嵌锁效应和波 

纹效应的产生，使砂与织物相互作用增强，从而导致在小应变情况下，无纺织物加筋砂的 

加筋效果系数近似等于甚至大于有纺织物加筋砂的值。 

在轴向应变较大的情况下，砂土与织物相互作用主要 由织物的抗拉强度及织物表面的 

粗糙程度所控制。由于无纺土工织物的抗拉强度及其与试验用砂之间的相关系数 分别为 

16．6kN／m和0．83，所以无纺织物加筋砂的拱作用比有纺织物加筋砂的拱作用 弱，从而导 

致大应变情况下无纺织物加筋砂的加筋效果系数小于有纺织物加筋砂的值。 

加筋砂小型载荷试验成果与分析 

l_ 试验结果 

加筋砂层的制备方式见图 5， 

织物及鄂州无纺纱布。 

加筋材料为青岛有纺土工织物，湖南和桐乡的无纺土工 

为了定量地表示加筋砂层承载力的增加程 

度，这里引人承载力~：L(BCR)的概念，即： 

BCR=JR] ／[ ]o 

式中：[ ]。——无 加 筋 砂 屡 的 承 载 力 

(kPa1 

[ ] ——加筋砂层的承载力(kPa)j 

[ ]。和[艇 昕对应的沉降量相等。 

由于加筋效果取决于土工织物抗拉强度的 

直诬 卑度 

图 5 加筋砂的制备方式 (Z=筋材铺设范 围 

u=第一层筋材埋深} h=筋 材 问 距 

d=载荷板直径 ) 

发挥，抗拉强度的发挥又依赖于土工织物的变形，为了使土工织物达到一定的 变 形 程 度 

(应变4～6 ) “ ，这里取沉降比(s／a】为0．15和 0．20时所对应的荷载作为承载力[明。 

或 明 ，无加筋砂在沉降比(s )为0．1 5和0 201~"的承载力分别为50kPa~177kPa 

考察(1)加箭屠相对阃距(J,／,／)，(2)椰筋层数(Ⅳ)和筋村设置方武，(3)筋村种类列 
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承载力影响的试验结果分别示手图 6，图 7和图8。 

2． 试验成果分析 

(1)加筋层间距(̂／J) 影响 

图 6表示加筋层为两层的加筋砂的承载力比(BCR)随加筋层间距 (h／d)的变化。从图 

中可以看出，在h／d=0．25时，三种加筋材料 (鄂州纱布、桐乡无纺织物，青岛有纺织物) 

加筋砂层的BCR都达到最大值。因此，得出结论t加筋层间距h／a存在一个最佳值，当h／d 

等于最佳值时，加筋材料的加筋效果最佳。 

(2)加筋层数Ⅳ和加筋材料设置方法的影响 

图7表示承载力比(BCR)随加筋层数N和筋材设置方法的变化，从图中可以看出： 

“ I ^～ 青岛韦 

I2 

10 

0 

s 

囊 

‘ 

图6 BCR随△= 的变化，u／d=0．2．5，N =2 圈7 BCR随加筋层数Ⅳ和筋材设置方法的变化 

所有试验曲线都表现出如下规律。BCR随着 Ⅳ的增加而增大，但超过某个 Ⅳ 值后， 

BCR反而略有下降，这表明BcR值并不是随着Ⅳ的增加而无限增大，而是存在一个最佳加 

筋层数N。 r，在N。 r情况下，加箭效果最好。比较各条曲线后还可以看出，有纺土工织物 

的Ⅳ r大于无纺土工织物的Ⅳ n 在Ⅳ相同的情况下， 有纺土工织物的BcR大于无纺织物 

的BCR，由此反映：有纺土工织物加箭层的效果较无绩土t织物均好。 

对代表两种设置方式的BCR~N曲线加以 

比较后看出，土工织物直径沿深度减小情况下 

的BCR值比直径沿深度不变情况下的要小，但 

相差不大，这表明结合实际工程中的地基应力 

分布规律来考虑设置方式，能得到一定的经济 

效益。 

(3)加筋材料种类自q影响 

图8是三种筋材的砂层承载力比的比较。 ¨ 

从图中可以看出： 母8 BCR随不同加筋材料的变化 

当沉降比(s／d)：0．20时，青岛有纺土工织物加筋砂层的BCR最大，桐乡无纺织物的次 

之，鄂州纱布的最小。 

当沉降比(s／d)：o．15时，仍然是青岛有纺土工织物加筋砂层的BCR最大，但桐 乡 无 

纺织物的相鄂州纱布的却换了位置，即鄂州纱布的次之，桐乡无纺织物的最小． 

．[巴，t ●_譬 
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从前述资料可知， 三种材料与试验用砂之间的内摩摔角相关系数E., 数鄂州纱布最
大， 桐乡无纺织物次之， 青岛有纺织物最小， 而三种材料的抗拉强度则以青岛有纺织物最
大， 桐乡无纺织物次之， 鄂州纱布最小 G

由此可见， 加筋材料的抗拉强度是影响加筋效果的主要因素， 而加筋材料与砂之间的
摩擦特性也是影响加筋效果的重要因素。 具有高的抗拉强度且与土之间的相关系数较大的
加筋材料将会有效地提高地基的承载力。

结论

1. 筋材为有纺土工织物的加筋砂的表观疑聚力C,随加筋层数的增加而增大， 表观内
摩擦角叱近似等于砂本身的内摩擦角华， 筋材为无纺土工织物的加筋砂的表观凝聚力C于亦
随着加筋层数的增大而增大， 但由千嵌固效应｀ 波纹效应较显著的无纺土工织物与砂之间
的摩擦阻力较大， 所以无纺土工织物加筋砂的表现内摩擦角华，大千砂本身的内摩擦角贮

2. 筋材与砂的共同作用使砂的剪胀性受到抑制， 并且约束了砂的侧向变形， 在大应
变情况下， 由于拱作用使筋材之间的砂产生压缩， 从而增强了砂的抗剪强度， 拱作用主要
取决千织物的抗拉强度以及砂与织物时的摩擦特性 C 在小应变情况下， 砂与土工织物相互
作用主要取决于织物的柔性以及织物与砂接触界面间的摩擦特性 3 当织物柔性较小时， 波
纹效应及嵌固效应就较小， 在这种情况下， 会产生小千零的加筋效果系数。

3. 由千在小应变时． 无纺土工织物的加筋效果系数往往大于有纺织物的值， 因此将
无纺土工织物作为加筋材料用千变形要求较严格的加筋土工程中是可行的， 从而扩大了工
程填料的选用范围。

4, 对千两层筋材的加筋砂层， 筋材间距(l!.z/d)存在一个最佳值， 当l!.z凡等千最佳
值时， 加筋效果最显著， 对千多层筋材的加筋砂， 加筋攻果也不是随加筋层数的增加而无
限增大， 同样存在一个最佳加筋层数。

5. 加筋材料设置方式对加筋效果有影响， 根据实际工程中地基应力分布规律来设置
加筋材料将使加筋土工程在经济上受益。

6. 加筋材料的抗拉强度及其与土之间竘摩撩特性是影响加筋土层承载能力的两个主
要因素， 具有高的抗拉强度与土之间的相关系数较大的加筋材科将会有效地提高地基的承
载力。
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破坏’对于加箭试样，当拉伸应变迭到0．93 时， 

由纤维承担，在荷重不变的情况下，纤维逐渐 

被拉长直至拉断，导致试样破坏。虽然在箭材 

和土体二者共同作用期间 (s≤O．5％ )，纤维 

的加筋作用不很明显，但是加筋试样断裂时强 

度及应变均高于素土试样，说明筋材的存在调 

整了土体内的应力分布，提高了土体的韧性和 

承载力。 

图 l中螅试验成果可用理想弹塑性 曲线来 

±体断裂，但试样并未断。其拉力全部 

图 1 加筋土与素土的单轴拉伸试验 

拟合，得到弹性漠量五=5000kPa，素土的极限拉应力 。=18．3kPa，加筋土的 ，=21．3kPa。 

在本文的下节分析中将要用到这些参数。 

(二 )厚壁圆筒试验 

1． 试样制备方 法 

试样是一个内半径口：lOmm、外半径6：50ram，高H=200mm的不饱和击实粘性土空 

心圆筒，如图 2所示。制样模具由一个固定于底座上的套有 

橡皮膜的多孔铜管和内衬橡皮膜 圆形金属两瓣模组成。根 

据试样体积和要求的于容重，称取配好的湿土和纤维，将它 

们分别分为8等分，用如上所述的方法将纤维与 土均 匀 混 

合，在制样模内分8层击实。分层处打毛。所得试样的干容 

重，含水量和纤维含量均与单轴拉伸试验相同。 

2． 试验方 法 
试验是在经过改装的常规三轴仪上进行的。改装主要是 图2 

增加了，一套试样内控压力提供和量测系统及内腔体变量测系统。试样在三轴压力室内首 

先在常压 。下周结l2小时至稳定。然后，每l5分钟按一定的压力增量邸 ，逐级增加 内腔压力 

，， 并通过观察璧测试样轴向位移的百分表控制轴向直变始终保持为 0，以保证试验过程 

在平面应变条件下进行。记录内压 ，、内腔体积变化△ ．、三轴室体积变化△ 及轴向荷载 

读数Ⅳ ，直至试样破坏。对于 =0，50，100和200kPa的试验，增量 △ 。分别为 5，10， 

lO~20kPa。 。 

3． 试验结果 

当内压 ．增加到某一值时，素土试样裂开为对称的两瓣或三瓣，表现为脆性断裂的破 

坏形式。加筋土试样在内压 增至菜一值后，内腔体积将持续不断地增大， 但并未裂开。 · 

试样发生塑性流动破坏，相应的 ，值比相同室压下索土试样的更高。破坏时在加筋土试样 

的外表面可观察到许多细微的短裂缝，但由于筋材的存在，这些竖向的小裂缝没能连成更 

大的裂缝。加筋使土具有更强的塑性变形适应能力，调整了试样内的应力分布，使其犟载 

力得到较大提高。在室内 。=0，5O，i00和200kPa下，两种试样的试验结果如图3(4)～3(d) 

所示。 

由图 4，图 5及表 2可见，加筋土与素土相比，当 。=50，l0O和2O0k 试样破坏时， 

内压 ，平均提高31．8％。 
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n 1 0 3 4内壁丘 c一 ， 
】0 {0 10 ■ 腰童 

图3 加筋±与素±的厚壁圆筒试验结果(a)，(b) 图3 加筋士与素士的厚壁圆筒试验结果(c) (d) 

厚壁圆筒的弹性理论和塑性理论的应力变形分析 

在平面应变条件下，厚壁圆筒试样水平截面上弹性阶段径向应力 、环向应力 及径 

向位移 “可根据拉萄公式计算 

+ 告：学一 (1) 

一  古 + ～ (2) 

={一[c 州 高 r 1 ㈩ 

式中弹性模量丑 5000kPa由图 1获得，泊松比 O．35取自 

文献 ， ， 均为以拉为正，其余符号见图 4。 

这里定义两种典型的破坏型式：脆性破坏和塑性破坏。 

前者是指当内压 增大到一定数值，在内壁处引起的 环 向 一 

拉应力 等于土的极限抗拉强度 时试样即整体破坏。将 = 

dl代入(2)式，得到内压p 的弹性极限值 图4- 
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望： !f =!z) 
r +b 1 (4) 

式中 b 50mm； =lOmm，r=lOmm。加筋土的极限抗 拉 强 度 f =21．3kPa和 素 土 的 

f． 18．3取自图 1。 o：0，50，100和200kPa时对应的内压弹性极限值 ， 计算结果见表2。 

脆性破坏时内壁位移 f 的弹性极限值 可通过将 ．= ． 代入(3)式求得。计算结果列 

入表2中。 

素土试样塑性区扩展范围可由试验结果计算出来。 

(1)由试样破坏时的 内壁位移计算 

设塑性场最大半径为 d，该处位移为 。利用塑性理论的一般方法， 假定处于受拉塑 

性区内的材料体积不变： 

(d+“ ) 一 (。+ ) =zd 一 。 (5) 

即可求得内壁位移 。塑性位移较大，二阶微量不能忽略。解得： 

如= d +( +2au )一d (6) 

该处的径向压力 可由(4)式求得，只是该式中 应换为d，如式(7)。再令(3)式中 

口 r=d， ．= ，可求出塑性区外的弹性环内壁也即塑性区最大半径d处的位移 ： 

(7) 

÷I(1 (u- d~) d。 +(1 毒 d】 (8) 
由(6)、(7)、(8)三式用一迭代程序即可求出d。 

(2)由试样破坏时内腔压力 ．计算 

可以导出塑性区最大半径为d时对应的内腔压力 ．的表达式为 

辫 (9) 
将试样破坏时最测到的内腔压力 ．值代入上式，即可解出d。用此浩 求 得 当 。：0，50， 

100．200kPa时相应 的d直如表 l。 

素土试 撵塑性区最大半径 裹1 

三轴室压力P (kPa) 0 50 l0O 200 

塑性医最大半径d(cm) 2．51 2．16 1．69 1．43 

塑性区最大半径d还可考虑用三袖伸长试验 ( 。可不为 0)得到的极限拉应变s 来计 

算。设当内壁处环向拉应变s =s，时试样破坏，此时塑性 区最大半径即为d。计算时令s = 

E” 即可求得 =n =n ，然后按上述方法计算d。这样计算的“ 值比实验值小得较多。 

实际上，三轴伸长试验中极限拉应变￡ 是整个试样的平均应变， 即试样总伸长 量 与 初 始 

长 度 之 比，而试样往往会出现颈缩现象，使E 不能准确地反映试样 破环前适应较大变形 

的能力 因此F钉圆简内壁处环向拉应变E。达到三轴伸 长极限拉应变E 作为厚壁 圆 筒 的 破 

一 二 ̈ 

+l 

“ 
一 

2  
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坏条件是不台适的。 

所谓塑性破坏是指随着内压 。的增大，圆筒的内壁酣近开始形成·塑性环。该环随内 

压 r的增加而增大。当塑性环扩大到全截面时，试样达到塑性流动状态而破坏。 可以导得 

导致厚壁圆筒达全截面届服的内腔压力塑性极限值 为： 

如= 。+(古 一 ) ， ll (10) 
试样中试样变形，内腔体积眵胀，内壁产生向外的位移!f_ ，试样内径 将变为。，： 

而试样外径 6的变化不大，可以忽略。 

。 可以借用弹性模型求得。试样破坏前瞬间，塑性环尚未扩展至整个试 样 断 面，试 

样最外周尚有处于弹性区的一个弹性环。如图 4所示。该环内边缘r= 处的径向压力 可 

由式(7)式求得，再利用(8)式，即可求得弹性环内侧的径 向位移‰ 也就是塑性 环外侧 

的径向位移。 · 

由(5)式可得用 表示试样破坏时内壁位移 的表达式： 

≈。 ,／a +( d +2du。) 一 (12) 

当塑性区随 。上升接近 于 ． 而扩大到临近全断面时，用求极限的方法即可由式(3)和 

式(12)计算出当 ?6时试样内壁的位移 将 。 代入式(11)，求得不同 。下的 值，再利 

用式(i0)，即可求得不同 。下的 ， 及口 值见表 2。 

试验结果与理论计算结果的内腔压力内壁位移汇总和对照 表2 

Po一三轴室压(kPa) l 0 l 50 100 200 平均 

P．一内腔压力 
uj一内壁位移 
。一内壁环向应变 

Pt ui!s。 P， u s。 P I u !e P u I s。 Pi J u． 
kpa cm! kPa c打li％kPa；cmi i kPa!cmI kPa cm 

弹性极限计算值(口j=I8．3kPa) l6．9 0．0《0．5 s o．12j 2 r209 o l1． I o 0．3引3．2 
素士试验 55 。0

．

2l】2
．

1 230 l0．80 8．011340 iO
．97l。．7．1560 1·45114·5I 

加筋士试验 l1io 0．9。：9．9 00 11．4814．8 440 1．8218．2~760 2．66 26．6 
塑性极限计算值 (d：=21．3kPa)

．74．6 0．87l8．7 28。】．60：16．0 493 2．29122．。8∞3．46134．6 

加筋士比索士提高( ) lll8】3n 1 30̈I85 29-4l 87．6l 135 7l83．4{ 31．8 85． 
素士试验与弹性极限计算值之比3．2 l4．20 12,0 ．67 。： ．63l5． I J ．40l4．531 2．08 5．2 
素士试验 与塑性极限计算值之比 0．7d 0．24 】0．ao'．

,
o 50 0．69：0．42 0．66 0．42 0．72。0．d C 

加筋士试验与塑性极限计算值之比 1．47 1．14 1．04]0．92 0．89：0．80 0．89l0．6《 l-0710．8{ 
修正内径a (mm) u·0 I 11-5 11．8 “ l 
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试验结果与理论计算结果的对比和分析 

为比较加筋土与素土的厚壁圆筒试样破坏时内壁位移和内腔压力的大小，并将它们与 

用弹性理论和塑性理论计算的极限值作对比分析，将试样破坏时索土和加筋土试验及用弹 

性理论和塑性理论计算极限值的外压po～ 

内压 Pi、 ～内壁位移 i(环向应变 ￡。) 

关系曲线分别绘于图5、圈 6。 

试样破坏时素土试验结果与弹性极限 

计算值相比，内腔压力P 平均为2．08倍， 

内壁位移 (环向直变￡o)平均 为 5．28 

倍}而索土试验结果与塑性极限计算值相 
比，p。平均为0．72倍， (￡o)平均为 0．4O 图5 试验结果与理论计算结果的内壁位移比较 

倍。可见素土试验值比弹性极限计算值高得多。试验内压 ．增加到弹性极限计算值时，土 

样由于有一定的塑性可在内壁附近进行应 

力调整，而不是立即开裂发生破坏。且堂 

性区还能有一定的发展，试样还能承受更 

大一些的内压p 但素土试验值与塑性极 

限计算值相差较多，这可能是在试验过程 

中，P。超过弹性极限后，随着p 的增抑， 

试样内壁环向应变￡o将进一步增大，达到 

素土的极限拉应变￡m 由表 1可见，此肘 

的塑性环只能扩大到一定程度，而内壁却 

己开裂，试样发生破坏 

加箭土试验破坏值与塑性极限计算值 

相比，内压 。平均为1．O7倍，内壁位移 。 

图 6 试验错采 与埋诧"算 米趵内腔破坏压力 

和极限压力比较 

(环向应变￡。)平均为0．88倍 试验与计算结果是比较接近的。 

结语 

(一 )单轴拉伸试验表明，在以断裂破坏为主的情况下，由于粘性土断裂 时应 变 很 

小此时纤维作用未充分发挥，对土体强度附提高不明显。但筋材的存在调整了土体内的应 

力分布，限制了土体中局部裂缝时扩展，因而能增加土体的韧性。改善了土体的抗拉和抗 

裂性能。 

(二 )厚壁圆筒试验和弹性理论的计算分析表明，索土试样破坏前能有一定的塑性应 

力调整，破坏时的内腔压力和内壁变形明显比弹性极限计算值大得多，但离塑性极限计算 

值仍有相当差别，索土试样不能进行充分的塑性应力调整。试样破坏呈脆性断裂。而加筋 

土中筋材的存在增强了试样适应塑性变形的能力，能比较充分地进行试样内的塑性应力调 
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整，且筋材本身也能承受一定的荷载，因而使试样破坏时的应力变形与全截面迭塑性状态 

的塑性极限值相近，具有比素土更好的l抗拉和抗裂性能。 

参考文献 

[I] Andersland，O．B．and Khattak，A⋯A Shear Streng Lh of Kaolinite／Fiber Soil 

Mixtures， Proceedings， Internalional Conference 0n Soil Relnforeemenl， Vo1． 

I， Paris， France， 1979． 

[2] 李广信，士的三维本构关系的探讨与模型验证，清华大毕博十论文，1985年3 【j。 

[3] 孙亚平，水力劈裂机理研究．清华大学博士论文，1985年l2月。 

[4] 丁金粟，孙亚平．水力劈裂试验中击实士厚壁筒应力分析，请华大学水种系科学报 告， 13， 

1985年 l2月。 

[5] 胨轮，李广信，纤维加筋粘性士的试验研究及其应变关系的计算，全国第二届土 台成材 料 

科学术会议论文选集，1990年 9月 





































1992年 6月 地 基 处 理 

显而易见，地质条件难以满足油罐：L程封地基承载能力及变形的要求，设计考虑采用 

振冲碎石柱置换法对地基进行加固，具体内容为；列G 、G：在基础范围内布置 6圈直 径 

@800ram的碎 石 桩，桩 深 z=8m， 间 距 @ = 

l_6m，外侧另设两圈保护桩，与此相似，G 、 

G“ Gs在基础范围内布置5圈间距@ ：1．6m， 

直径@800ram深z=4m的碎石桩。 

为检验此类地质条件下振冲碎石桩的施工 

效果，核算上述处理方案是否可行，对单桩及 

复合地基又作了静荷载试验。试桩结合工程桩 

布置。 

工程桩及试桩平丽市置见图1～3。 

|} 些 

罔 l 罐 、沉降观察点布置罔 

竖  

< 盟 

图 2 G {t桩工程桩布置 阿 阿3 G 试桩]：程桩布置陶 

桩静荷载试验 

试桩分两个类型；碎石单桩试验和碎石桩复合地基试验。 

同4 G ． P—s【伯线 罔5 G⋯ G—s抽线 

蝣 
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G-
一  ， G z—a，G 一  为碎石单桩试验。 

G ， G-
一 a， G 为碎石桩复合地基试验。 

静荷载试验按慢速维持荷载法进行。绘出P—s曲线如下 。图d～9。 

图6 G } P—s曲线 

圈 8 Gs． P—S曲线 阿 9 G ． P—S曲线 

加荷量系按预估的单桩及复合地基极限承载力分级控制，加荷等级与压力．表读数之间 

关系控制如下表4，5， 
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碎石簟蛀试验加荷衰 寰4 碎石蛀蔓台地基试验加荷寰 寰5 

I 压力表控制读数 载 荷 值 

I (MP ) (kN) 

7

。 

Ⅲ

93 

3

3

7

1 1

17

4

6

8 

43

。 

。

5

。

5 { ： 

I 压力表控制读数 载 荷 值 

I (MP ) fkN) 

9 150 

14 230 

19 310 

2 380 

29 470 

34 540 

39 61O 

44 680 

49 750 

5d 820 

59 9OO 

载荷板面积=0．502m (~80cm) 载荷板面积：2．56m (1，6m×1，6m) 

振冲施工 

振冲施工使用zcQ一3O型振冲器及其他配套施工机具。 

振冲施工按常规进行，五个油罐基础共93O根，5436延长米碎石桩，历时53夭全部完 

成。随之基础、罐体施工开始，直至灌水试验后交工进油。并对基础进行了沉降观铡，资料 

广———————一  

． 广  

— 』 - 

一  

j 一  、 

— —_广 

／ l " ：c ： l ．e I2 0 q { ‘ 
。

＼  
10 G 试永沉降曲线 
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附后。沉降观测资料表明地基处理质 

量是奄人满意的。 

实际试水过程因受水源限制，难 

以保证要求的注水高度，远低于2m、 

1．5nI，且注水受时间 ，其它用户水量 

的影响，每次注水量值有起伏，施工 

记录系按均值记载，没有反映这个差 

值。 

将记载的注水水位高程及沉降观 

测记录按时问坐标绘出曲 线 可 得 如 

图10，11。 

沉降规定的控制标准确定为：注 

亦停止后24小时内沉降值小于3ram。 

据此捡查。除@点外其它沉降观测点 

均巳满足沉降规定要求}且一油罐四 

个沉降观测点的沉降差远小于油罐直 

径的5‰，说明沉降是均匀的。 

讨论 

1． 碎石用量估算(表 7)。 

叠部t工记曩可荐如下统计表 

围n G 试水沉降曲线 

基础编号 1 G G l G。 G． 『 G 

由表中数据可得 l 

8m桩每m碎石用量为 。_ ； =o．7m。， 
4m桩每m碎石用量为 ．璺 ± ． !± ．! 

3 

直径0．8m的柱体每n]碎石埋沦用量为 1×3
．

14×O．8 1× 1 。
．

jm 。 

， 
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二者相比可得出充盈系数分别为： 8米桩1．4， 4米桩1．94。 

理论桩孔容量与成柱时实际投入碎石量之比称之为充盈系数。充盈系数依桩体外围妁 

土质特征确定，有资料提出：当土质为亚粘土，砂土时，充盈系数取1．2，土质为饱和轻亚 

粘土或淤泥质土时，充盈系数可提高到l，8。 ， 

从前列施工记录统计表可知，同样的地质条件因桩长不同其充盈系数也是不同的，其 

爆因应有以下 两点： 

① 成孔和清孔，特别是清孔过程 中，由于高速高压水流的冲刷作用，孔壁的土不断 

被冲蚀并稀释成泥浆，随后续循环7K的进入，冲击，桩孔底部的孔径随之扩大，填料振实 

后形成扩大头。扩大头的形成增加了碎石用量。 ‘ 

② 振冲成桩后，柱顶部位总存有散堆的碎石料．这些料一般均计算在桩 体用 料之 

内，实则是不起作用的额外用料。据测定，每根桩上方散堆的材料 在 0．5～1．Om 之间。 

故为准确计算碎石用量，只简单的套用充盈系数是不够的。利用前述资料，可作如下 

分析 

假定桩径 为 0．8m的振冲碎石柱，桩身为连续均匀的圆柱体(取其均值)，底端为扩大 

头，且在相同的成桩条件下其形状相似，体积相等。 

设桩身每米桩长的碎石用量xm。， ‘ 

扩大头与之相比多用碎石ym 

取桩顶散堆的碎石量为0．75m。(取平均值)。 

对8m桩有 8 +Y=8×0．7—0．75：4．85 

对4m桩有 4 + ：4×0．97—0．75=3．13 

将两方程联立解之得 

当桩长为 Z时，其碎石用量 可表示为 

V： Z+ +0．75 

用此公式计算整个油罐地基处理工程碎石用量应 为4352m。，几乎全等于实际碎石用 

量4350m 。 

可以设想，通过一系列的试验或工程实例，提出各类典型土质条件下的 ， 值后，碎 

石用量 的表达武将是有实际意义的。 

2． 施工质量指标值 

各类资料普遍认为振冲碎石桩成桩质量受密实电流，填料量和留振时间三方面控制。 

作为定性分析，这是没有疑义的，问题在于各指标值如何确定，从而进行定量检验。 

桩体成孔后加料开始振实成桩过程，由J：振冲器的作用，不仅使填料振实，也使填料 

挤入孔壁的土中，填料的不断挤入使孔壁土的约束力逐渐增大， 当约束力与振冲器产生的 

水平振动力相等时，桩径不再扩大，填料本身也在振动力的作用下有组织排列趋于密实。 

以上叙述，应能反映碎石振冲桩的实际成桩过程。 

电功率 表达式为 P=UI 



;
4

--
5
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式中U为电压， 工程中电压值虽有波动， 仍可将其视为恒值。 如此， 影响电功率大小

的值显然为电流值I。

一般情况下， 当孔壁约束力与振冲器水平振动力相平衡时，桩径不再扩大， 填料趋密

实， 振冲器中电机的电流值跃升， 当跃升值达10-15A时， 可以认为桩体巳袚振实。 得到

下式 I=儿+10-15A

式中 I-密实电流

1. 一空载工作电流

密实电流值的选取与振冲器型号与土质情况有关争 施工中控制电流跃升值可大体满足

需要， 也是可行的。

留振时间保证振冲密实过程做功时间的长短， 足够的时间是保证密实的一个条件， 一

般留振时间控制为10-20秒。

油罐基础地基处理过程中密实电流和留振时间两项指标是这祥控制的。 控制盘中设电

流跃升和时间两个控制阀， 当电流跃升lOA时开始计时， 达15秒控制阀松动， 显示为电铃

报告。 施工中， 每当电铃声起， 说明该段填料巳经密实， 可以完成振冲过程。

填料量的多少利用前述V值公式控制。

如此， 控制施工质盔的密实电流、 滇料量和留振时间三项指标得到了定量控制和检

验。

｀
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O. 25-0. 30cm, 三排桩0. 45cm, 桩间粘土充隔， 有利于防地下水渗i队（桩型平面见图2)
养护期满后， 开挖结果表明， 墙内外观平整密实， 无任何渗泪水和断桩倒塌现象， 工

程质量得到好评。 被评为优秀工程。

,50 -. 4�0 

｀

 

3200 

图2 桩型布玫平面OO

I朱梅生同志不幸逝世l

中国土木工程学会土力学及基础工程学会地基处理学术委员会女员， 本刊编委，

朱梅生教授级高工， 1992年3月22日20点在出差途中因心脏病突发不幸逝世， 享年68岁。

朱梅生同志江苏高邮人， 生千1924年12月, 1947年江西中正大学毕业后参加铁路工

作， 1952年从上海铁路局调入铁道部第四设计院。 历任技术员、主任工程师、高级工程师、

教授级高级工程师、 地质路基处副总工程师、 代总工程师， 并聘为湖北省土木建筑学会理

事、 武汉岩土工程学会常务理事、 湖北省及武汉市土工基础委员会委贞等职 口 朱挴生同志

勤奋 一生， 严谨治学， 对铁道工程建设作出了贡献， 在岩土工程技术理论方面有较深的造

诣， 特别是对土力学、 饱和软粘士膨胀士、 铁路路基支档设计等有独到的见解， 曾获国家

科技进步奖两项， 主编出版了（（软上地基)) 一书 C



第3卷第2期（总7）



58 地 基 处 咒 笫3卷床2期

内一定流速的水流冲走。

F- 当地基不均匀下沉时， 塑抖官沟下会发生折断阻塞事故， f乃能正常发挥作用 仑

2. 塑料盲沟的一般施工方法

A. 过滤网选择

过滤网 一种是网眼为0.6 又 0.6mm的尼龙编织网， 重益为40g/m', 破坏强度约为

4kg/cm', 比祖矿砂透水性好2—3倍， 能防止碎石、 土块、 粗砂的流入， 坚韧耐久， 另一

种是塑料丝粘结网， 用在渗水大的砂砑土层中。 如果用于细颗粒土氢滤网可用土工无纺

布， 以防止土颗粒进入沟体。

B. 常用施工方法

常用施工法如图2a、 2b所示， 先在沟内放入过滤网， 再把盲沟放入，然后卷上过滤网，

填入石子或砂。 埋入深度根据使用要求确定 c

{ a) 

图�. 常用施工方让

3. 施工注意事项

在土中埋入塑料盲沟时， 如不用石子

填塞四周， 应避免雨天施工， 如遇I飞天应

住枚晴2一3日后进行。 沟底最好先辅一层

石子垫层， 以防盲沟被压陷入泥中。

盲沟接头处应裁剪整齐， 接头之间不

留缝隙， 表面的过滤网相互搭接。 接头处

再用扒钉、 细木棍、 或q.,3-5cm的水品钉

固定， 如图3所示 C

官沟纵向应予没1/500的坡度。

(b) 

图3. 接缝处理

常见用途

L 挡土墙等的排水

挡土墙背面常布置有排水沟， 以降低水压力。 过去人们常用碎石沟、 但排水效果差，

且易失效。 本法虽然材料价格贵些， 但轻便， 省力， 施工快， 效果好。 图4是挡上墙排水
布置图。 塑料盲沟竖向布置、 粘性土中每I. 5m布置一根， 砂性土2m布置一根 3 中间留有

出水孔。 高度不大的挡土墙沿墙根部水平布置一条塑料盲沟即可。
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用于堤坝后的排水， 以降低渗水浸润线， 维护坝体安全（如图5所示）。 还可用于地下
贮罐测壁的排水， 半地下房屋基础排水。 图b是用于隧道的排水。 每隔1. 5-4rn布置一根
塑料盲沟。 用长的塑料盲沟弯曲成图中形状， 固定安装均极方便 3 其它盲沟材料沿四壁不

图L

、
，

型料盲沟

甲料官构在扒上啎排水中的应用 1}:,. 是坝内排水

易固定安詈， 也不能自由弯曲， 塑料官沟可割成
2一5cm厚的网板，可部分取代喷射泪跃土保持铁丝
网的功能表面被喷射混凝土固定， 基体和背面起
到抗压和排水功能。 如果社道壁外的山体有崩落，
塑料盲沟能承受强大庄力。 如在受到300t/m'压力

时， 仍能残留35-11%的孔隙， 这是其它盲沟材料
难以达到的。

混凝上

塑料盲沟

2. 渗水山坡和低畦地排水 闭6. 隧道排水

j

 

一些公路， 铁路旁的砂质土山

坡， 不仅渗出的水使路基软化， 而且

容易造成滑坡等。 有些斜坡用砖石或

泪凝土加固， 时间长了也易破坏， 出

现护坡倒沂。 对这种山坡可埋设图7

所示树枝状盲沟， 根据渗水悄况和需

要确定埋置深度。 坪设时在沟底敷设

一层不透水垫层 J

斜坡下明沟排水（如图8所示），

对排除地面水是有效的， 但对表层以

下的渗水起不到排水作用仑 按图8所

示在明沟下50-80cm深处埋入塑料

盲沟， 可以防止山坡渗水对下部台地

或道路的软化作用。 如果建一条i采

沟， 造价远比盲沟为高。

在低畦地建造道路和房屋， 往往 图孔 山坡的排水
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需要填高场地。 如果排水不当， 会影响建筑物的安全。 可用图叮沂示布置塑料盲沟， 降低
地下水位， 能得到明沟和碎石暗沟达不到的效果。地基不均匀沉降不会影响塑料育沟的

功能．

图8.

在农业上，

3. 

/ 

叨沟下的排水

国外有用此法进行农业灌溉，

路基的排水

塑料官构
阳队 低畦地的挣水

以及降低地下水位， 改造盐碱地。

在公路和铁路建设中， 填土路基可采用图10所示的方法排水， 一般间距为5m。在软弱
多水路段间隔2一3m就应埋设一根塑料盲沟， 如图11所示。 埋设深度根据需要， 对改善软
土路基效果显著。

图10. 填土路基的排水 图11.

塑料盲沟

软弱多水路段的排水

有塑料盲沟的路基道路弯沉值不会明显增加． 设塑料盲沟离路面深度为H cm, 沟底宽
B cm, 则上部士的压力为，

P1 = C1 rB 

其中c,有与土的性质和埋设深度有关的系数， r为理设上的密度， 单位kg/cm3 . 当车
辆通过时，如图1.2所示， 假定整个车重由后轮承担， 载荷按45 ° 扩散， 车辆对路面的冲击
系数为车重的0.3倍

｀

，， 这样车重对塑料盲沟的压
力为，

P, = 
W(l+a) 

10C,(2H +a) 

W为车雷， 设为lOt, a为冲击系数（取0.3),
c, 是与后轮间距有关的系数，a为后轮着地长度m.
H为埋深m,凡为作用在埋管上的垂直活荷载kg/m',
C为车轮占有宽度m. (公式见日本新光尼龙株式 阳12.

气
车寂对钮料盲构的压力计算模型
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会社， 土木用暗沟集排水材料技术资料）则塑料盲沟所受到的总庄力为，

P=P】 +P,

由P与H的关系式可以得到下表关系。 当埋没深度为Im左右时，
压力已很小，不会产生较大变形。 另外塑料盲沟减少了路某含水量，
能。

塑料盲沟上所受卦的

提高了路基抗压性

R(cm) 

P(k1t/cm•) 

50 

0.704 

I 100 

0.4了O

150 

0.396 

200 

0.3£4 

250 

0,3H 

运动场的排水

一些球场往往因积水而不能使用。 用图13方式埋设， 暴雨后2一3小时即可使用球场。

球场中心到边沿的坡度应为 左右．
3-00 

4. 

5. 屋演花圈的棒水

大城市车辆拥挤， 楼房林立。 为了改善生活环境， 利用有限土地进行绿化， 人们越来
越重视屋顶花园的建设。 屋顶花园绿化的另一效果是可以减少屋顶因夏冬温度变化而产生
的热胀冷缩裂缝， 减少漏水。

屋顶花园建设可按图14所示。 如果用砂石铺底层则有3个缺点。 ＠砂石透水性只及塑

料育沟的一，＠砂石在种植土下易失去排水作用，＠砂石重景大，不宜放在淳顶．15 

塑料盲沟
6-如

图13. 球场排水 图14、 屋顶花园

6. 环保工程

在环保工程方面， 该材料可作为下水道过滤材料， 防止垃圾进入地下管道． 塑料盲沟
还可抽出清理后， 再继续插入下水道入口重复使用。 在污水净化工程中， 用该材料填入处
理池中， 如图15所示， 可有效降低水中污泥和杂质的含囊。

一般污水净化是用活性污泥法。 该祛产生的活性污泥需要处置，设备消耗的能量也很



G:i 地 基 处 双 1992年6月

大。 为了克服这些缺点， 人们尝试过向池中投
入木片、竹片和小树枝等以吸附污泥， 但有效
表面积小， 效果有限。 塑料盲沟填入净化槽，
该材料虽有书水性， 不粘合一般泥砂， 但污水
的微生物， 尤其是丝状细菌容易附着在该塑料
丝上， 并进行繁殖， 使脏物富集在塑料丝周
既起到净化水的作用> 因其表面积大， 净化
水比活性污泥法效韦高， 省能量。

用此法净化污水时， 处理次数越高， 水净
化效果越好。 一般用图15所示净化橹三级联用
即能得到满意效果。 使用中应注意老化变脆
现象。

当塑料丝还在热熔化状态时， 对其喷射活
性碳粉剂， 粘附在该丝周围， 成为吸附性好的
材料， 在化工上为 一定用途。 如果喷上棉、 麻纤维， 成为具有吸水性材料。

虽然该材料的生产和使用在我国刚刚起步， 人们对它的认识还有个过程但它的良好
，综合性能是引人注目的， 在土逄以及其它领域必能发挥一定作用。

未处遵水

供气管

闲15. 污水净化
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