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土体的摩擦作用被锥固千有相对滑动趋势的两部
分土体中仁 这种摩擦作用将会改变地基中土体的
应力状态，图2、图3分别是笔者用有限元法计算
得到的土工织物引起的地基中的竖向应力及剪应
力沿探度变化曲线，可以看出土工织物的存在对
地基土体中的应力状态改变很大，特别是地基浅
层部分。 土体内某点的应力达到了破坏状态时会
产生塑性流动，当达到破坏状态的点增多并形成
连续滑动面时，土体就会产生滑动，所以土工织物
界面摩擦力必然会对地基稳定产生影
呐红表现在变形上，土工织物界面摩擦力
可以限制土体测向位移，阻止土体侧向
滑出 D

很明显，上述荷兰法和瑞典法实际
上只考虑了土工织物的拉力在滑动面处
产生的阻止土体滑动的作用，没有考虑
土工织物与土体相互作用引起土体内应
力状态的改变，从而低估了土工织物的
作用，所以这两种方法计算出的稳定安
全系数偏小 D 因此本文提出同时考虑这
两种影响因素的思想。
2考虑土工织物界面摩擦力稳定作用的
方法

界面摩擦力采用图4所示的分布形
式[2]
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图1 土工织物受力分析
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铺设土工织物后水平方向应力深度的变化

f(x)=幻釭-aL)
式中k,一一为界面摩擦力变化梯度。
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将土工织物与土体之间的摩擦力作
为 一种外加荷载争利用有限元法计算土
体内的应力状态，井结合极限平衡稳定
分析方法（如圆弧条分法等）可以考虑土
T气物引起地基土体中应力状态的改变
对稳定的影响，具体步骤如下： 图3 铺设土工织物后水平方向应力沿深度的变化曲线
(1)把填土和足够大范围的地基划分单元，利用有限元法计算各个单元的应力状态；
(2)入为假定滑动圆弧的位置，
(3)将滑动圆弧上土体分成若干垂直土条，判断土条底
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部中点所处的单元（图5); 117
1 

(4)求出土条所在单元的平均a心心，并求取土条底部中占 －乙4工［且］上上且
一

处的法向应力和切向应力， 对：
� --

a=竺 f了． 气
汴- 叮 ,!, ·= 」

, cos2a-乓sin加 线仁_ ui ．． 2 2 
"· 一， 围4

r= 'sin征+r,,cos2a
2 

(5)然后，应用Bishop提出的安全系数的定义求取稳定系数：

乏沁，l,tan\'l+c出）
F,=·-•

土工织物界面剪应力分

布形式示意图
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图5 利用有限元法计算土条底部应力的条分法示意图

(6)应用优化方法寻找最小安全系数丘
3 考虑土工织物拉力稳定作用的方法

土工织物拉力在滑动面上引起的抗滑作用可以采用
瑞典法或荷兰法一 样的方式来考虑，即将土工织物拉力
产生的抗滑作用T(荷兰法）或Tcosa+ 7�sinatan中（瑞典
法，图6)直接加入到上面的安全系数公式的分子中，T
为实测值或用弹性薄膜理论计算得到已

三茂铁路快速施工实例
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图6 瑞典法
工程概况

1983年6月决定三（水）茂（名）铁路年底铺轨到北江．但二段在软土地基上的高路堤，

成为如期铺轨的控制工程．经采取以土工纤维与砂井并用加固地基，成功地取得了增大地基
稳定性、大大加速施工进度和节约工程造价的满意效果。其中I#工点用了54天填至
8. 8m,2#工点，只用了-13天填至设计高度9. 2m, 以后还分别加高I.5m, 打当每延米]Om'

左右的填土．模拟列车重作为预压。通车证明二个工点都是稳定的。

l
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2 参数取值
各层土的参数取值取决于以下几个方面的因素：
(1)在线路设计时进行了线路勘探，原位取土的室内实验结果参见表1。

(2)地层中夹有大量的未炭化树干、树枝，约占25%— 40%.

(3)此工程采用射水法施工砂井。 为了争取填土时间，施打砂井一个月后就开始铺设土工织
物和填筑路堤．而不到一 个月的时间就填到9.20m的高度（有0.5m的超载预压）．

考虑到以上几个方面的原因，本文将对原状土的室内试验结果进行适当的折减口并考虑

到短时间内填筑完成此路堤，可以认为瞬时加荷，厚度很大的粘性土层按完全不排水处理，
本文对各土层参数取值如表2所示。

物理力学指标 表1

含水量 容重
孔隙比

液限

塑。尸归
I

性
'I
指

,.
燮

无侧限 不持水剪切强度
地层 。 .,. ＂ 抗压强度

件 ( 0) C.(kPa) % (kN/m') （％） (%) 外kPa)

砂粘.:1 24-7 17.2-18,6 o. 97 25、4 12、8 o. 9( 46 

泥炭士 3-25- 106.2- 41.2-
o.a-1.c

软粘.::1
103-430 10-9-]3. 8 9-H 。 5-14

5-14 153- 5 63-5 

计算参甄取值 表2

计算土层编号 计算土层厚度 压缩模量 泊松比 强度 指标
(m) (MPo) C(kPaJ ,p.•) 

l z. s 10 o. 380 15 。

2 6. 5 1-5 o. 495 4 。

3 3. 0 20 Q. 扔 70 35 
4 z. 0 40 o. 25 100 45 

• 本工程铺设两层土工织物，考虑到两层土工织物可能不同时发挥其最佳性能，计算中对

每层土工织物拉伸模量取值为150kg/cm. 土工织物与砂垫层的摩擦角取为25气粘聚力取

5kPa; 土工织物泊松比取o. 30, 并取a=0.2立地基反力系数根据Bowles0974) E心所建议的

方法估计。

3 路堤稳定性分析

本节采用本文所述的方法，对不铺设土工织物及铺设两层土工织物两种情况进行了路

堤稳定性分析，当路堤高度达到9. 2m时，如果没有铺设土工织物，其稳定安全系数只有

0.54石而铺设两层土工织物后，稳定安全系数为1.025。 实际填土时，最大沉降速率达到
41. 9cm/d, 最大侧相位移速率为40. 5cm/小最大隆起量达60.0cm, 所有监测指标均表明路

堤已滨临破坏，只是由于两层土工纤维尚未被拉断，阻止了路堤的整体滑动破坏。 计算结果

也表明了这 一 点。 此路堤没有砃滑的另一个原因是砂井的排水固结作用及砂井本身的抗滑

作用。 另外，本文同时用荷兰法计算了此工程实例，计算结果表明按照实测的土工织物的拉

力计算此工程实例的稳定安全系数与不考虑土工织物时计算得到的安全系数相差很小，安

全系数只有0.703。 所以采用本文的方法计算得到的安全系数则更符合实际情况。
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结论

L土工织物的存在对地基土体中的应力状态影咱很大，尤其是地基浅层部分；
2. 荷兰法和瑙典法考虑土工织物的稳定作用不全面，除了土工织物的拉力外，还应考虑土

工织物与地基土体界面上的摩擦力对稳定的影响。
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《复合地基理论与实践》学术讨论会

征文通知

（第一号）

中国土木工程学会土力学及基础工程学会地基处理学术讨论会决定于1996年10月zz日至ZS日在
杭州市浙江大学召开（复合地基理论与实践“七术讨论会．

征文范围复合地基理论、复合地基设计、施工、监测、复合地基载荷试验
面的论文、工程实录．

征文截止日期,1996年6月30日
应征论文请寄,310027 浙江大学土木工程学系岩土工程研究所黄明聪

复合地基新技术开发等方

中国土木工程学会土力学及基础工程学会地基处理学术讨论会
1995年11月5日
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分别为 1020mm、810mm和 610mm。所有 5根桩杆直径均 

为 457mm。除了曲线 4所代表的桩的长度为 4．57m，其他 

的 4根桩长均为 3．OSm。由图可知，扩头桩的抗拔能力后劲 

很大 。 

我国的冶金、电力部门所作的研究证明：机扩桩、掏挖 

孔桩和爆扩桩中的扩头所担负的抗拔阻力占总的抗拔承载 

力的百分 比很大。冶金部第七冶金建设公司 1968年对桩直 

径为 300ram，桩埋入土中深度为 3．O～3．4m，扩头直径为 

900mm的爆扩桩，做了真型上拔试验 ，同时还做了短桩(等 

截面桩)的桩侧壁摩阻力专项试验 ，以分析侧阻力的作用和 

地位。试验证明扩大头所担负的抗拔阻力达到整个抗拔承 

载力的三分之二以上。 

综上所述，凡是有条件的地方，应尽可能用扩底桩代替 

等截 面桩以有效地抵抗上拔荷载，以达到工程建设多、快、 

好、省之 目的。 

3．2破坏形态及其机理 

一

、荷载传递规律 

与等截面桩不同，上拔时扩底桩的桩杆侧摩阻力之发 

挥与桩端扩大头顶上基土受挤变位时所引起的土抗力之发 

挥远非同步的。通常，桩杆侧摩阻力先达到它的极限值 ，丽 

此时扩大头上的土抗力只达到它极限值的一小部分 。桩杆 

很长者则更是如此。因而扩底桩总的极限上拔力所对应的 

上拔位移很大 ，且其数量视土质、土层埋藏条件以及桩形 

(尤其是桩扩大头顶部的形状和扩大头直径)等而异。 

此外，在扩大头顶部以上一段桩杆侧壁上，因扩大头的 

顶托而不能发挥出桩一土相对位移而引起的侧摩阻力。在一 

图 

7 

匿 3—2 直 桩 与扩 头 桩 的 荷 载 
— — 上拔位移量曲线之 

比较 

定的桩形条件下 ，扩大头的上移促使地表面较早地出现环向裂缝和浅部的桩一土脱开现象 

二、破坏形态 

与等截面桩不同之处，还在于其扩大头的上移使基土内产生各种形状的剪切破坏面。这 

种特型基础的地基破坏形态是相当复杂多变的．并随施工方法、基础深度以及土质特性而变 

化。基本的破坏形式如图 3—3所示。 

当桩基础埋深不很大时，虽然桩杆侧面滑移出现得较早，但是当扩大头上移导致地基剪 

切破坏后，原来的圆柱形剪切面不一定保持图 3～3中中段那种规则的形状 ，尤其是靠近扩 

大头的部位变得很复杂 也可能演化成图 3—4中的破坏形式。中部的圆柱状剪切面直径 

大致与扩大头直径相近，可称为“圆柱形冲剪式剪切面，最后可能在地面附近出现倒锥形剪 

切面，其后的变形发展过程就与等截面桩中的相似。 

但应指出：只有在硬粘土中，问条状剪切面才可能发展成为漏斗形的(或称倒锥形的)破 

坏面 。如果扩大头埋深不大 ，桩杆较短，可能仅出现圆柱形冲剪式剪切面或仅出现倒锥形剪 
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切破坏面 ，也可能出现一个介于圆柱形和倒锥形之间的、 

不易分清的曲线滑动面。在计算抗拔承载力时，宜多设几 

种可能的破坏面 ，择其抗力最小的作为最危险滑动面。 

土层埋藏条件对桩基上拔破坏形态影响极大。倒如 

浅层有一定厚度的软土层，而扩大头又埋入下卧的硬土 

层中一定深度处。这种设计的目的是为了保证扩底桩能 

具有较高的抗拔承载力。显然 ，这种承载力只可能主要由 

下卧硬土层的强度来发挥，而上覆的软土层至多只能起 

到了压重的作用。所以，完整的滑动面就基本上限于下卧 

硬土层内开展(图 3—5)。而上面的软土层内不出现清晰 

的滑面，而呈大变形位移。 

在均匀的软粘土地基中的扩底桩在上拔力作用下呈 
一

种在浓缩流体中固体物的运动状态。这浓缩流体就是 

饱和软粘土 ，而固体物就是桩。在软土土体内部不易出现 

明显的滑动面。此外，扩大头的底部软土将与扩大头底面 

粘在一起向上运动，所留下的空间会由真空吸力的作用 

将扩大头四周的软土吸引进来 ，填补空隙(见图 3—6)。 

与此同时由于相当大的范围内土体有所被牵动 ，较 

短的扩体桩周围地面形成一个浅平的凹陷圈。在土体内 

部始终不 出现空隙。一直要到桩头快筏拔出地面时才看 

得到扩大头与底下的土脱开。 

相反地在有一定强度的原状粘土地基中的机扩桩则 

不会形成上述破坏机理。虽然上拔过程中桩底真空吸力 

很大 ，但是这种数量上小于一个负的大气压力的真空吸 

力尚不足以牵动周围土体一起移动。于是，将扩体桩拔出 

地面之后 ，可发 现留下的一个圆柱形孔嗣，其内壁很光 

滑 ，有擦痕 孔径或与扩大头直径相同或较之稍为小些， 

这也是吸力导致缩孔的道理。 

3．3 扩底桩抗拔承载力的计算 

一

、基本计算公式 

扩底桩的撅限抗拔承载力 P_可被认为由以下三部 

分组成，即：桩侧摩阻力 Q．、扩底部分抗拔承载力Q。和 图3—5 有上疆软土层时上拔桩的破 

桩的有效自重 H 。其中Q．的求法已于2·2节中讨论过， 坏形态 

可由式(2—1)求得．相应的公式为 

P．=Q．+‘ +W (3一 1) 

计算模式椅图见图 3—8。 

应注意桩长系从地面算到扩大头中部(若其最大断面不在中部，则算到最大断面处)，而 

Q 的计算长度则只能从地面算到扩大头的顶面 。 
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拔承载力。根据在砂和粘土中进行的模拟试验观察结果和所得数据 图3--8 扩底桩抗拔承 

指出：对于浅基础，抗拔能力{疆着深度的增加而增加，而且在密实的 茕力计算模式 

砂土中出现明显的滑动破坏面，这个破坏面从桩扩大头边缘以一定 

的弧形向地表面延伸．在粘土地基中除了软弱淤泥外 ，一般也会出现破坏面，但不甚明显 l基 

础上移时 ，其底面附近土 中伴随着出现明显的负孔隙水压力(即真空吸力，但这是一种被动 

的力，不拔就不产生它，拔的力愈大，负孔晾水压力也愈大)。在硬粘土中可观察到一系列的 
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复杂受拉裂缝(见图 3一l0)先产生，随后逐渐演变为连 

续滑动面。 

以上的分析均适用于扩底短桩。 

对于深基础和深的扩底桩，无论是在砂土还是粘土 

中破坏面都不很清晰．极限抗拔承载力随着深度而趋于 

某一极限值。因此存在着一个临界深度问题 ，在该l描界深 

度以下桩扩大头的抗拔能力部分不再能有效地提高。 

由于破坏面形状相当复杂，不同几何尺寸条件下有 

不同形式的破坏面 ，而且还有渐进性破坏现象 ，因此在推 

导扩底桩基础抗拔能力的计算公式时，还必须作某些简 

化假定。从公式计算模式来看，Meyerhof--Adams无非 

也是采用了竖圆柱式滑动面法，以代替在模型试验中观 

察到的喇叭形倒 圆锥台形滑动面，但是本质上两者并不 

相同。Meyerhof和 Adams两人将实际观察到的滑动面 

称为破坏面，而将简化后的竖 圆柱形滑动面 

称为剪切面，两者之问用一个 系数联系 

起来。系数 称为 ：“竖直剪切面上土压力 

的标定上拔系数 。这样算的对象似乎是竖圆 

柱形剪切面上的摩擦阻力和该面所包含的土 

和基础有效重量，但实际上 已考虑了实测滑 

动面的等效因素 该两位作者对浅基础和深 

基础分别提出了算式。计算简图见图3一l1。 

1．浅基础与深基础的界限 

设临界深度 为 H，当基础深度 D(也即 

扩体桩的上拔计算桩长 )小于破坏面竖直 、 

方向临界深度 H 时，这种短的扩体桩(或扩 

囤 3—9 圆柱形滑动法计葬模式 

一  

‘ 

围3一l0 硬桔土中桩上拨时产生拉裂缝 

底桩)称为浅基础。当 D(也即 )大于这一临界深度 H，上拔时其破坏滑动面将不达到地表 

面，转化为土体内部冲切和压缩，这种长的扩体桩称之为深基础。 

表 3一l列出了与各种土类的不同内摩擦角相对应的 H／d极限值，其中d为桩扩大头 

直径。凡桩的长径比(L／d)未超出 H／d极限值者一律按短基础公式计算，反之按深基础考 

虑 。 

公式(3—6)和公式(3—7)中的基础参数 衰 }l 

度) 20 25 30 35 40 45 50 

H／d极限值 2．5 3．0 4．0 5．0 7．0 9．0 11．0 

量的最大值 1．12 1．30 1．6O 2．25 3．45 5．50 7．60 

肘 的最大值 0．05 0．10 0．15 0．25 0．35 0．50 0．60 

． 的最大值 0．85 0．89 0．9l 0．94 0．96 0．98 1．O0 

注：S 和 的定义见以下各公式。 
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J 

』 二)『 ／。 I 

) 浅牡础 ( ) 椿 牡础 

罔 3 11 浅基础 深基础约 、州破 ：机理 

2．浅基础极限抗拔承载力的汁算 

极限抗拔承载力 ，J 可以由以下几部分所绚成：从扩人头四周竖直向上延仲的圆柱体侧 

表面上土的粘聚力和被动土压 力所f 的摩阻力、基础 自重 和圆拄体 内包含的上重 

，即 ： 

P 一W +W + 出 +÷ dTL。K f胛 (0 6) 

式中 r一 土的粘聚力 ； 

，

— — 决定圆柱体侧面 被动上压力大小的形状系数； 

— — 竖直破坏面上土压力的标定上拔系数，可以从 I 列近似公式计算 ： 

K = 0．496(9) 

式中 土的内摩擦角(度) 

形状系数 ，可由下式求得 

S 一1+ML／d≤1+Mtl／d (3—7) 

其中， 为 的函数，其最大值可由表 1盎出，该表中还列出 了 和 的最大值 。 

3．深基础极限抗拨承载力的计算 

与．j：述相似 ，深的扩底桩(L≥H)的极『；【!抗拔承载力可以表达为下式： 

P 一Ⅳ + +矾 f +{ dT(2L ／-／)／-／K tg9 (3—8) 

式中 ——在高度 Ⅳ 的圆挂体内所包含的土重。 

，J 的上限还受桩扩大头以J二的上覆土层承载能力的限制，即： 

(，J ) =÷ (oN 十7LN。+A _LW + (3 9) 

式中，A ——高度为 H 的圆柱体删表面断 ：； 

— — 圆柱体单位侧表而 士的平均摩撩力 
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Ⅳ 和 Ⅳ ——下压荷载作用下 础的承载力因素(可见一般教科书)。 

1968年 Meyerhof和 Adams报告了计算与实测的对 比结果，指出了：在砂土中计算的 

基础抗拔能力与试验结果十分相符 ，在密实的砂七中理论计算的基础抗拔能力略微低于实 

际上的桩抗拔能力 ，而在松砂中则略微偏高。 

该研究结果还表明：在粘上中桩底或基础底板之下土内出现负孔隙水压力(即真空吸 

力)的现象 在较硬的粘土内．长期荷载作用下土处于排水(或吸水)状态中，而 上拔作用下， 

基底土主要是吸水，因此，基础的抗拔能力要比短期荷载(即不排水状态)作用下的小得多 

这是由于负孔隙水压力的逐渐消散和伴随而米的土质软化所造成的。上述中推荐的在粘土 

中浅基础的极限抗拔承载力公式也适台f长划荷载排水(吸水)状态条件下的情况 ，但是，公 

式中土的抗剪强度计算参数 c和 应采用排水剪切试验成果。 

对于基础在短期荷载作用 F的极限抗拨承皴力建议由以下公式求出： 

P ：÷ (c。N )+W +W (3—10) 

式中 c ——土的不排水强度 ； 

— — 不排水条件下抗拔承载力因素； 

Ⅳ 、 ——分别为基础和土的重量。 

』v 值可由下式估算 

N ．-~．2L／d≤9 (3—11) 

式中 ，』——基础深度(即扩底桩有效长度)； 
— — 桩扩大头直径 。 

上述所有计算中，当地下水位高于桩扩大头底面时部应考虑地下水影响 如果地下水位 

很高 ，接近地表面，则在计算基础的极限抗拔承载力时应该采用基础和土的浸水浮重度 如 

果地下水位位于扩大头底板和地表面之间，则应根据浮力对在破坏面以内、地下水位以下那 t 

部分的基础重和土重进行修正，并根据有效应力(十压力)进行破坏面上摩擦力的计算。计算 

时也应对地下水位以下部分土重采用浸水浮重度 ，再使用适当的公式求取有效应力的土压 

力，而对在地下水位以上部分则采用土和基础的非浸水重度。 

四 其他方法简介 

扩底桩基础在总的轮廓形状上接近于底板式基础，有较好的抗拨性能 ，而且还可以充分 

利用基础的原状特性(较大的抗剪强度和较高的变形模量) 因此 ，在一定几何条件下，所有 

底板式基础的极限抗拔承载力计算公式都能适用于扩底桩基础 

下面主要介绍两种方法： 

L Balla法 

根据对底板式基础在密实砂土中抗拔能力进行模型试验和现场载荷试验结果，Balla观 

察到土的破坏面在基础上部近似地呈圆弧状 如果假定它们是处于理想的塑性平衡状态(被 

动态)，则可以假设圆形底板基础破坏面具有这样的形状：即从基础底板外缘竖直向上延伸， 

并最终与地面成 n珀相交的一·段圆弧(图 3 1 2) 为： 
= -45。一 2 (3 lg) 

式中 为土的内摩擦角。 

圆的半径可由下式确定 ： 
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一而石7 一“ 

式 中 D—— 基础埋深(也即扩底桩计 

算桩长) 

l—— 基底到扩头最大面积外边 

缘的距离 

在这种情况下 ，扩底桩极限抗拔承 

载力可假设是由以下三部分所组成：基 

础 自重 ，土破坏面内所包含的土重和 

土滑动面上剪切阻力 T 的竖直分量 

故极限抗拔承载公式为： 
图 3—12 Baila法示意图 

P。=(D—1) 一[F ( )+号7亍上_Fi( )+ (n )]+w (3--14) 
式中 7——土的重度；c——土的粘聚力； ——基础深宽比例系数， 

= (D--t)／d (3—1 5) 

式(3一l4)右项第一部分内已包括了土重因素。系数F F 、和Fa是d和 的函数·可由 

表 3—2查取。 

。 Balla公式假定破裂面呈圆弧状并能一直延伸到地表面 这一假定对深基础并不成立因 

为深基商产生的破坏与其说可能呈喇叭状锥体破坏，还不如说更可能表现为土的局部剪切 
破坏 目此Balla本人也认为上述方法仅适用于d≤4的浅基础。 

上拔系敷 F． 和 F， 衰 3—2 

内摩擦角 9 
系敷 

o。 1o。 20 30。 

4 

Balla公式虽然也考虑了土的粘聚力，但对粘性土中由该公式所得的理论计算值与现场 

荷载试矗结果并没有进行过比较。根据Meyerhof和Adams所介绍的各种粘性土中所观察 
到的复杂的土破裂面情况 ．以及我国东北电力设计院 70年代所进行的大量室内和现场的模 

塑试验或真塑试验结果分析 ，可知 Balla法并不能精确地模拟在粘性土中底板式基础或扩 

7 6 3—2 2 B一4)6—7 8 1 4 7 8—6 4 4—4 3—3 7 3 ”兽1 而l㈦"  ̈

札 ∞ 一驰 驰 竹一蚰 ∞ 一驰 ¨ 札 

l 4  0 —0 2  0 —0 2 0 —0 1 0  

盯 昌；一 "一轴 鳃 一船 儿 

l  4 0 —0 2 0 —0 l  0 —0 l 0 

凹 0 1 3 

L  

的甜。一弛． 0一 ∞ 0 0 2 —0 l —O l 

F F — 一F —F F F 

●  
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底桩的破坏。因此对于粘性土中的扩底基础，特别是短期荷载作用下应用Balla公式时必须 

慎重 。 

2．松尾稳法 

日本松尾稔提出了一种底板式基础抗拔力的计算方法，它假定这种基础由埋入土中的 

圆立柱和圆形底板所组成，并假定底板以上部分的土处于塑性平衡状态。基础破坏时假定土 

的压力是从基础底板附近的半主动状态向靠近地表面的被动状态逐步变化的 为了模拟这 

些状态，松尾稔所建议的计算简图如图 3一l3所示，(图中底板已由扩底桩扩大头所代替)。 

滑动面位于基础上方 ，由一段对数螺旋线和一段直线所构成，直线段与地面的交角与 Balla 

法相同 ，为(45。一 2)。 

半径为 R的圆形底板的极限抗拔 

承载力可以认为是由基础 自重 、基础 

底板侧面上的摩擦力或粘聚力 、土滑 

动面以上的土重和沿滑动面上土的剪切 

阻力所组成。松尾稔提出了计算极限抗 

拔承载力的公式如下： 

P =W  十 7(B2 Kl— V2)十 cBzZKi 

十 (3—16) 

式中 y——土的重度 ； 、 

c——土的粘聚力； 田3一l3 松尾稔法示意图 
— — 为地表面 以下基 础立柱 

部分的体积 ； 

B。 、 z——土内摩擦角 和深度参数(go前述深宽比例系数8(一Dr~R)的函 

数。 

对位于密度较大的无粘性土中的基础，将计算的理论极限抗拔阻力与实验室和现场试 

验结果进行比较，两者十分相符 当不考虑基础各个侧面上摩擦力或粘聚力、不考虑基础形 

状的影响时，对位于粘性土中的基础来说，理论计算和现场试验结果也十分相符。当然，与 

]3alia法一样，松尾稔法也仅适用于较浅基础。 

在 Balla和松尾稔两种方法中，也应考虑地下水位的影响 这与 Meyerh。f--Asams方 

法中相似。 

五、各种影响因素的分析和设计考虑事项 

除了以上各节的有关叙述之外，还有一些影响因素不容忽视。 

1·从基础底板(桩扩大头)向上延伸的圆柱形侧表面的摩擦阻力应忽略季节冻结或含水 

量变化那一段的摩擦力 

2·在一些特殊工程的扩底基础 (如输电线路杆塔下的扩底基础)的设计中，对倾斜的上 

拔荷载影响也应另作考虑 。倾斜荷载可分解为竖直和水平的两个分量，然后分别考虑桩基础 

对上拔、滑移和倾覆力矩的稳定性 对扩底的深基础，倾斜荷载一般不易引起基础的整体失 

稳，而是要校核基础材料的强度和计算基础的位移(如扩体桩的桩杆内最大弯矩和桩顶的水 

平位移量 

3．扩太端顶部的坡角(或扩展角) 的影响。设扩大头水平投影面积相同，埋深也一样， 

奢 ．u． ● 
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但扩大头上半部轮廓不相同，结果两根桩的极限抗拔阻力不同，并且上拔过程中荷载一上拔 

位移曲线形状也各异。 

武汉水利电力大学土力学教研室 1978年曾对机扩桩抗拔问题进行过大量模型桩试验。 

结果表明有如下规律可循：砂土中扩体桩极限抗拔阻力 P 随扩展角度 的增加而逐渐增 

大。当 角超过 6o。后 P 基本上趋于稳定。工程中机扩桩的 角通常大于 4 ，所以可以认 

为，只要扩大头最大直径和埋深一定，扩头顶部的扩展角度 一般不会影响极限抗拔承载力 

值。但是，从变形控制的角度来看，扩展角 对上拔荷载一_』-拔位移曲线形状的影响却不容 

忽视 角愈小，P一△曲线初始切线坡度愈平缓。表明机扩桩扩展角 过小不利于控制桩在 

上拔过程中的变形性能。其原因是，口过小的扩大头在上拔时对土起着一种旁压的作用，即 

主要起到压密周围土体的作用，而不是土的剪切破坏。相反地 ， 较大的扩大头在上拔时其 

顶部 附近土体主要产生剪切破坏，两者机理不同。口街对极限抗拔承载力和荷载一位移曲线 

形状的j=}；响可参阅图 3—14。 

图 3—14 扩底桩扩大头顶部形状对极限抗娅乐戟 发 p--&．曲线的影响 

4．地质条件对扩底桩抗拔承载力的影响 

扩底桩的抗拔阻力除了桩杆侧壁摩阻力外，主要取决于扩大头位置附近土层的埋藏条 

件及其物理力学性质，特别是紧靠扩大头顶部上方的 ：质 因此在成层土的地质条件下，若 

采用扩底桩方案，则应周密考虑扩大头设置的适当深度，以便取得最佳效果。 

在上有软土层、下有硬粘性土层的情况下，应尽量保证扩大头顶部以上的坚硬土层有足 

够的厚度。在这种地质条件下，扩底桩的抗拔荷载主要由下面硬土层所负担，而上覆软粘土 

层则至多只能起到压重作用，很难利用其微小的剪切强度。可能的滑动面形状见囤 3—15 

(Ⅱ)̂ 
．  

又如在图 3—15(6)中的土层埋藏条件下，上有硬土壳，F为深厚淤泥或软塑粘土。在这 

种情况下，增加桩长并不能显著提高其抗拔阻力的，可说是徒劳的。因为在软土桩的上拔过 

程仅使扩大头以上局部范围的土向四周挤开，而不形成整体滑动面，扩大头扩孔阻力维持为 
。 一

个相当小的数量而一直很少变化。如果缩短桩长 ，使扩大头顶部位置紧贴着硬壳层底面， 
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则反而可以增加桩的抗拔阻力并有效地改善抗拔荷载一位移(．『)一 )关系曲线形状 。 

(口) (6) ) 

圉 3—15 各种成层土地基中扩底桩的上拔 

n——上软下硬}6——上硬下软 ；c——上粘下硬 

又如在图 3—15(c)所示的上有一般粘土层、下有砂性土层的地基内，如果加深砂中的 

扩大头位置 ，则可显著地增加桩的上拔阻力。相反地 ，如果下卧有软塑的纯粘土(快剪 

O)，则加深扩大头位置并不会带来积极效果。 

慑墨抗 盔 卉 
时 扩太 位 一 

比重^ m 卉 ，。IMP 

— —  

／ 
l删  

、 Ijm 

1 、  < 一一 ’’‘ 
II■。 

● ’、  、 、  

一一 
／  _ 

， 一．_ ／  

， I 

f 饥谊卉 ．̂N 

图 3—16 扩底桩抗拔力随上拔位移的变化 

现举一例说明。在武 昌地区某试验场地内，粘性土层的比贯入阻力 P，随深度 Z的变化 

曲线见图 3一l6．从中可见土层上硬下软，而且局都变化性很大．有较软夹层。该场地内，采 

l田爆扩方法成_桩。开始甩炸药包(下面)和导爆索加雷管(上面)成孔 ，形成柱孔下有一个扩大 

的扁球孔。然后浇灌混凝土形成扩大头 ，再下钢筋笼并浇注桩柱体 。 

由于扩大头位置未选择好，落在极软土层内，其上方的较好土层厚度也太薄。因此其抗 

拔 力一位移曲线变得十分复杂(图 3—16)。其极限抗拔承载力相应的上拔位移量竟达 到 

600mm。此后的继续上拔只会导致抗拔力的降低．直到新的硬土层发挥阻拦作用时，才会有 

较高上拔力出现，这时上拔位移量 已达到 1200mm 以上，这对工程来说，就毫无意义了。 
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总之，根据成层土地基现场试验结果 ，证明紧靠扩大头上方的土层，其土质指标是控制 

扩大头抗拔阻力的重要因素 武汉地 区输电线路杆塔基础经验表明，以紧靠扩大头上方(1．0 

+d／Z)米范围内的平均土质指标作为扩大头本身抗拔承载力的计算选用指标，是可行的。 

5．特殊土质对扩底桩抗拔阻力的影响 

本节中前述的各种计算方法还不能普遍地适用于各地区特殊基土扩底桩的设计。例如， 

在湿陷性黄土地区，根据现场真型试验结果知，未湿陷时的原状黄土结构强度大 ，桩的极限 

抗拔荷载取决于基土抗整体剪切破坏的能力，往往形成完整的倒截头体滑动面，因此抗拔承 

载力很高。但是较长的扩底桩在尚未湿陷的黄 

土中可能形成复合型式的滑动面，下部为圆柱 

形滑动面 ，而上部才具有喇叭形倒锥台形状特 

征，总的滑动土体体积较小，相应地抗拔承载力 

也受削弱(图 3一l7)。 

另外，黄土湿陷过程有可能导致其强度的 

锐减 ，从而使桩的抗拔承载力降低和荷载一位 

移 曲线性能恶化 特别是对于输电线路的转角 

塔 ，因长期受上拔恒载 ，黄土的湿化会导致杆塔 

基础变位增大。 

图 3— 17 黄土中深扩底桩 

华东、华南老粘土地区(包括风化花岗岩残积土地区)，硬粘土和半风化土强度大．变形 

性能良好 试验抗拔桩时普遍出现桩体本身破坏而基土未损的现象 对这类地基条件下的 

扩体基础的设计应考虑适当选择扩头的几何尺寸(不必过大)和提高桩多本身的抗拉强度同 

题 ，既经济又合理地协调基土与桩体的强度共同发挥。 

华东、华北等冲积平原地区还普遍存在着如下情况：地表下浅层埋藏有粉土质淤泥沉积 

物 在扩底桩扩大头顶部以上的这类土的性质常易被桩的施工扰动而变得松软。桩受较小 

的上拔荷载力时，就可能出现较大的初始上拨位移，这对工程不利 但当荷载进一步增加时， 

又会因粉质土的剪胀性而使其呈变硬趋势。这种 ，j一5曲线上的反弯状特征可用地面上加 

混凝土盖板或金属格梁对桩身进行预应力处理的方法米消除，即避免过大的初始变位 

6．扩底桩底部真空吸力对抗拔阻力的影响 

直桩底部水平断面面积不大，上拔时真空吸力对抗拔阻力影响不大，但扩底桩扩大头底 

部面积大。若粘性土体饱和，桩土界面粘结密合，桩的上拔有可能使基底产生完全的真空。真 

空吸力在软基中桩的抗拔总阻力中要占相当大的比例，不容忽视 通常，扩底桩现场抗拔试 

验，大都采用较短暂的试验历时，基底真空吸力究竟数值有多大，最好在上拔过程中用孔隙 

水压力仪埋在基底直接测定 这样才能准确估算真空吸力影响成果的严重程度以及掌握在 

维持上拔恒载条件下的真空吸力变化规律。 

(待续) 





1996年 6月 地 基 处 理 

转移 ，桩土开始共同处于弹性压缩状态。其他 9组载荷试验均在压板底设有砂垫层 (厚 

1Ocm)，此时土承受相对无垫层时较大的荷载 ，随着荷载的增加，土的变形加大 ，荷载迅速向 

桩上转移，桩土应力 比陡增 ，继而桩发生变形，桩土应力比降低，桩土开始共同处于弹性压缩 

状态。以上阶段为桩土变形的调整阶段 ，这 ·阶段由于基础与地基接触面不平整，垫层密宴 

度不同等因素，使桩土应力比的变化较剧烈。此阶段变形微小，如图 2中之 OA段。 

随着荷载的继续增加，桩土应力 比不断发生不火的 经 十的弹性变形不断增加一自}： 

土应力比逐渐减小 ，一直持续到复台地基荷载达到比 

例界限，此阶段为弹性压缩阶段 ，其终止荷载接近复台 

地基的容许承载力。此阶段 已产生可以容许的变形 ，如 

图 2中之 AB段 。 

继续增加荷载 ，桩土应力 比仅发生微小的调整，桃 

土应力比缓慢减小 ，接近某一定值 。桩和土均产生塑性 

变形 ，基础周边发生局部剪切变形 。由于桩体的作用， 

继续增加荷载时，基础下土体不会发生整体剪切破坏； 

同时由于土对桩的围护作用，桩又不会发生脆性失稳 

破坏，基础下的桩和土继续同时被压实，基础呈冲切形 

式 ，不断下沉而不破坏。安全系数大于 2，安全度有足 

够保证 。此阶段为塑性变形阶段 ，复合地基持续产生较 

大的塑性变形 ，如图 2中之 BC段。 

从 图 3桩顶应力与荷载关 系图中．可以看出在复 

合地基变形的三个阶段中，桩顶应力早线性增长，说明 

可压缩的石灰桩在土的围护下具有特 0． 

续向下传递荷载的能力，此时桩体 发 

生压缩及鼓胀变形 ，经测试桩体应力 

达 到 0．65MPa时，桩 顶 直 径 增 加 

2． ％。随着荷载的增加 ，桩的塑性 I=t 

不断向下延伸，桩体压缩量在压板柑 

载达 到 370kPa时为 68．58ram，为橱 

长的 4％，表现了石灰桩的可压缩特 0· 

征。基础外的土不发生显著隆起 ，在桃 

长范围内土体沉降衰减较慢，表明机 

土自上而下具有较天然地基明显的压 n 

密效果 ，使桩和土的模量随深度发 

不同的变化 ，应力大的上部 ，模量随柑 

载递减的速率小于下部。随着荷载的 

增加，桩土沿深度的变形接近线性 ，弛 

图 4，表明在荷载作用下，不同深度区 

段变形相等，即各点应变相等， ／E为 

定数，说明了荷载对复合地基自上而 

t 2 甜故试验 尸一s曲线 

图 3 桩顶麻力 一荷载关系【芏】 
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下的持续压实效应，此时的 P—s曲线 

接 近线性 (参见图 2)，证明了石灰桩复 

合地基在荷载作用下的稳定性。 

由以上分析来看，石灰桩复合地基1． 

在整个受力阶段，都是受变形所控制 ，因 

此其强度问题的实质是变形问题。石灰 

桩复合地基中桩土具有 良好的协同工作 

的特征，土的变形控制着复合地基的变形，所以复合地基的容许变形的标准应当与天然地基 

的标准相一致。根据大量的载荷试验分析，石灰桩复合地基的比例界限多在0．0156所对应 

的荷载附近。因此用沉降为0．0156的标准来控制石灰桩复合地基的承载力是适宜的 

那么，当荷载达到复合地基承载力标准值时，桩土的受力性状又如何呢? 

表 1统计了 10组载荷试验实测的桩土荷载分担数值。表中可以看出，当复合地基荷载 

达到其承载力标准值时，土的接触压力高于天然土承载力 ，而略小于经加固后的桩间土的承 

载力。其原因是由于桩的存在，土中应力通过桩向下传递，虽然土的接触压力小于加固后的 

桩间土承载力，但土下部的应力还略大于接触压力为桩间土承载力时在该处所产生的应力。 

实际上说明了经加固后的桩闻土能发挥其承载作用。 

桩土荷载分担表 表 1 

复合地基承 桩应力 土应力 桩分扫荷载 天然地基承 试验编号 说明 

载力标准值(kPa) (kPa) (kPa) 比(％) 载力标准值( n) 

京模 8 170 504 109 46 105 单桩复合地基 

京模 9 170 360 135 33 105 单桩复合地基 

京模 6 167 440 1l2 41 105 四桩复合地基 

京模 1 170 322 134 36 105 九桩复合地基 

京模 2 170 354 125 38 105 九桩复合地基 

京模 5 137 327 98 37 105 四桩复合地基(短桩) 

汉模 l 110 3,t5 67 47 55 三桩复合地基 

襄轴 2 164 35l 83 59 70 单桩复合地基 

武蛋 1 1 75 500 147 36 130 单桩复合地基 

汉模 I ‘ 150 426 §8 49 70 单桩复合地基 

图5和图 6为两根石灰桩单桩载荷试验的P—s曲线和 一 曲线，图中得出桩体比 

例界限荷载为0．4MPa，结合表 1及图 3中北京模拟试验桩戍力的实测结果，表明当复合地 

基荷载达到其承载力标准值时，桩顶应力也同时达到比例界限 

图7为桩顶、桩底刺入变形与荷载的关系图 从图中可以看出，当复合地基荷载达到其 

承载力标准值时，桩顶的倒向刺入达最大值，此时底板下设0．1m厚砂垫层。而桩底的刺入 

则刚进入斜率较大的线性变形阶段 ，底部刺入增长较快 。顶部刺入开始减小 ．表明桩顶部分 

已开始发生塑性变形 。 

在图 1桩土应力比随压板荷载变化图中，当复合地基荷载接近其承载力标准值时 
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t 圈5 灰桩单桩 P—s曲线 圈 6 石灰桩单桩s—培f曲线 

(170kPa)，桩土应力经由刚加载时的陡升陡降， 

开始转为稳定的缓慢下降趋势，此时的桩土应力 

比在 2．5～5．0之间．随着荷载的继续增加。桩土 

应力比趋于某一定值。 

表 1还列出了实测的桩土荷载分担比。在复 

合地基的使用阶段。土分担了总荷载的 65％～ 

4O％。 

图 8为压板下土的接触压力的分布图形。刚 

性压板下的土应力分布呈马鞍形。2 压板刚度稍 

差，应力分布为中间大，两边小。在使用阶段压板 

荷载为 170kP。时，压板下土应力变化不大，从宴 

测的中边桩与角桩的分层沉降中看出，中边桩与 

角桩的变形相差不大，因此压板下桩土的接触压 

力可按平均压力计算 。 

综上所述，当复合地基荷载达到其承载力标 

准值时，具有以下特征： 

1，土的接触压力接近达到桩间土承载力的标 

准值。 ‘ 

图7 桩顶、桩底刺入变形——荷载关系围 

2．桩顶接触压力达到桩体的比例界限。 

3．桩顶倒向刺入达到最大值，底部刺入开始加大，桩顶出现塑性变形 。 

4，桩土应力比趋于稳定，其值在 2，5～5．0之间 

5．土分担了总荷载的 65％～40％。 

6．桩、土的接触压力采用平均压力进行计算。 

石灰桩复合地基的强度计算 

前述的石灰桩复合地基的承载特性，给强度计算带来了方便。 

根据静力平衡条件可得 

口 ·A— d ·A +口。·氏 
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一 ·m+d，·(1一m) ⋯ ⋯ (1) 

上式中， 为复合地基平均应力； 

为桩顶平均接触应力； 为桩问土平均 

接触应力；A 为桩面积；A 为桩问土面 

积；A 为压板总面积，A—A +A ；m为 

面积置换率 ，m—A ／A。 

当 达到桩体 比例极 限 时， ， 

达到桩间土承载力标准值 ， 即达 

到复合地基承载力标准值 厶 ，因此式 

(1)可改写为。 

一̂ ·m+，¨·(1一m) ⋯ 

⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ (2) 

或^ 一[m(̂一1)+1]·， ⋯⋯ 

⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ (3) 

上 式 中， 为 桩 土 应 力 比；m一 

，式中 dl=(1一l～1—2) +30(排 

土成孔时)，d。为实际桩径 ，d为设计桃 

径 ，当采用配合比石灰 ：掺合料一1 2时 ． 

系数取 1．1，当采用石灰 ：掺合料一2：] 

时系数取 1．2；不排土成孔时的实际桩 

径需要 实测 、 为布桩 的行 距和列 

～ 。 图8 石灰桩复合地基压板底土应力分布 

rh式(2)还可得：m一等L ⋯⋯ 
J J 

⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ (4) 

在设汁时可直接利用式(4)求得所需的置换比。 为桩体的比例界限，可通过单桩静载 

荷试验求得，或利用桩体静力触探 P 值确定(经验值为 0．1 )，也可取 一300～ 

450kPa进行初步设计。施工条件好、土质好时取高值 ；施工条件差、地下水渗透严重、土质差 

时取低值。 

问题在于如何确定桩问土承载力 ， 大量的试验研究结果说明了排土成孔时 ，桩周 

10on(约 0．3d)的桩边土具有明显的改良效果 经土工试验及静力触探 比较 ，桩边土强度约 

为天然地基的 1．1～1 8倍 ，平均 1．4倍 ，使用中按 1．3～1 6考虑 ，天然土强度高或为粉土 

时取小值 。此系数 称边土加强系数。在正常情况 F，桩边土以外的桩间土基本不显示加 

固效果 

根据上述分析，计算桩问土的承载力 ，拟将桩问土分为桩边土(称加强区)及桩和桩边土 

以外的部分(称正常区)，两区强度系数的加权平均值即为桩问土平均的强度提高系数 。加强 

区的范围为桩外 0．25d 厚的圆环，其面积为： 

A =z÷X[(1．5d ) 一 }]=0．98 ≈d 
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正常区面积为： 

A2=A--( p+ )--S】·S2 (÷d】 +dl )一 】S2—1．785d】 

因此，桩同土承载力为： 

f's 

一 (生粤 )． ． S S
l 2—0．785d} ⋯  

一  +1] ．̂ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ⋯ ．．(5) 

式(5)中，K 一1．3～1．6， 为成桩中挤压系数，排土成孔时 一1，̂ 为天然地基土的 

承载力标准值 ，其他符号同前。 

在确定桩间土承载力时 ，不排土成孔比较复杂。由于成桩中对桩间土的挤压，桩间土力 

学性能的改变与土质 地下水状况、成桩方式、成桩顺序 置换比等诸多因索有关。经统计及 

载荷试验分析 ，当桩间土为淤泥及饱和软粘土时，不显示成桩挤密效果， 一1。当桩问土为 
一

般粘性土或粉土时， 一1．o5～I．1o。当桩间土为杂填土或大孔隙土时，需经原位测试决 

定，一般可考虑 一1|10～1．20。 

当桩间土为淤泥时，考虑石灰桩施工后，地下水位的降低引起土的 自重固结，，s 应乘 

以 1|05～1．1O的系数。 

得到 ，s 后，即可按式(2)、式(3) 式(4)求算复合地基的置换比及承载力。 

关于举办《地基处理新技术和基坑支护设计》和 

《桩基设计与施工 》学习班的通知 

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决定干 l0月 27日至 11月 3日(1O月 

26日报到)举办《桩基设计与施工》学习班，11月 5目至 11日(11月 4日报到)举办《地基处理新技术和基 

坑支护设计 》学 习班 地点 ，杭州紫云饭店(浙江大学附近 )n 

学员条件 ：从事土建工程设计 、施工 、科研 、教学．质检 、监理工作的工程技术人员与管理人员 

欲申请参加学习班的同志请与浙江大学=l=术五程学系岩 t工程研究所邵建华、欧阳晶私联系 

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 

1996年 5月口 日 





1996年 6月 地 基 处 理 25 

渗帷幕或铺盖式固结灌浆层；基岩中建排水帷幕；设置上游不透水铺盖等。然而，这些手段往 

往不能解决复杂地基问题 。随着科学技术的发展，人们常常借助特殊的设备和采甩特殊的专 

业技术来处理复杂的特殊地基问题，倒如：土的预压加固或真空预压加固；覆盖层或岩石中 

的连续墙 ；对松散、饱和的细粒材料进行加密、固结或围封加固；土基中建造灌浆帷幕 ；岩石 

中非常规的灌浆帷幕(采甩除水泥浆之外的复杂物)；安设锚栓以增加地基与大坝之间的摩 

攘力 ；坝肩岩石或边坡岩石中设置预应力锚索 ；设置混凝土健以加固岩体中的软弱面或防止 

岩基滑动等均为特殊处理方法。 

下面着重介绍水利水电工程复杂地基的几种处理方法。 

防渗墙技术 

(--)防渗墙的应用 

防渗墙技术在水利水电工程中的应用已有数十年历史，目前它主要甩来解决土石坝地 

基的防渗问题。倒如在非均质的心墙堆石坝的坝基常设置防渗墙，防止岩基或覆盖层地基中 

的渗漏。对混凝土坝这种方法不常用。 

加拿大马尼夸根 3号(Manicouagan 3)水 电工程的 107m 高．坝顶长 385m 的土坝修建 

在 126m厚的冲积层上。在坝基浇注两道混凝土防渗墙解决坝基渗漏问题，墙厚 0．6m，中心 

间距 3．Om，嵌入基岩 0．6m。美国新瓦德尔(New Waddel1)坝的防渗墙深度 51m，墙厚 

l1 0m，嵌入基岩大于 1．5m，除防渗墙外没有再做灌浆帷幕，用以解决坝基防渗。智利培思舍 

(Pehuenehe)坝为土坝，防渗墙最大深度 62m，墙宽 1m，自下而上墙体材料分别采甩半塑性 

混凝土(R~8MPo)，中等硬度混凝土(R>22．5MP．)及钢筋混凝土，防渗效果很好。 

除新建工程外，防渗墙技术在水利水电工程的朴强处理中也发挥了积极作用。美国穆德 

山(Mud Mountain)坝是修建于40年代的土石坝，八十年代初经测压管观测和岩土勘测．发 

现 L-墙已经老化，渗流水力梯度增加{心墙砾质填料中细粒料已流失，在其上都出现沉陷裂 

缝}心墙的某些郊位有冲尿j带和空洞，最后修建一道深120m，入岩深不小于4．5m的防渗 
墙，成功地解决了心墙的问题，使大坝安全运行。西班牙阿尔翁(Arbon)坝也有类似经历。该 

坝 l963年至 1966年间建成的心墙堆石坝，坝基自上而下的地层为 l5～20m砾石与砂层； 

压缩性大的砂和粉砂{lO~12m巨石、卵石和砂，结构紧密咯能渗水。设计采甩灌浆帷幕进 

行防渗和加固。但在施工前期，在大坝重量作用下．基础多次发生沉降．其中周边廊道在水库 

第一次蓄水后达 400ram，且水平位移达 74ram。此时心墙已经毁坏。为消除大坝发生的渗流 

及沉降，1976年在毁坏的心墙中建造一道连续的防渗墙，深度 32m。 

防渗墙在水利水电工程的围堰防渗中也有广泛的应甩。加拿大拉格朗德 1号(La 

Grande 1)水电工程上游围堰为土石围堰，后由于渗水量达 1500L／s，且上游坡产生大塌坑， 

修复此围堰包括建造一道长 192m．面积为 4244m 的混凝土防渗墙，成功地控制了渗漏。 

(二)防渗墙技术的新进展 

在防渗墙技术的发展过程中，往往会遇到一些复杂的问题。诸如钻槽孔的设备要求能钻 

凿除第四纪覆盖层以外的较硬的岩石；并能达到工程要求的深度(倒如上百米)}墙体材料既 

要满足工程要求，又要比较经济等问题，是目前国内外建造防渗墙的关键技术问题。目前 这 

些问题在国外均有突破， 

1．防渗墙新的施工机具 
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国外防渗墙新的旌工机具主要在槽孔开挖方面有新的突破。这种新型钻机即为液压双 

轮铣挖槽机(hydrofraise or hydromil1)，该机为法国索列丹斯(Soletanche)公司在七十年代 

研制，但应用不多，到八十年代经改进后能适应多种地质条件(例如软岩层或风化岩层)仅 

17届国际大坝会议涉及的工程实例中就有许多成功的例子 ，即伊朗萨尔切会迈(Sarchesh— 

men)副坝防渗墙(40~60m深)；美国穆德山坝防渗墙(深 120m)；土耳其塔塔里(Tahtali)坝 

防渗墙(深 49m)；美国丰塔 内莱(Fontanelle)坝防渗墙(深 55m)；美国纳瓦霍坝防渗墙(深 

120m)等 。液压双轮铣挖槽机具有 良好的挖掘性能。首先 ，它适应地层的能力强。除游泥、砂 

土、砾石或卵石等第四纪地层外，还可以挖掘砂岩、灰岩等岩石地层。若配以特制滚轮铣刀则 

可钻进更坚硬的岩石(抗压强度为 200MP )，其次，它的成槽深度大。目前最大开挖深度已 

达 170m。再次，钻进的槽孔垂直度高，精度高达 1‰--2‰，主要依靠装在切削头内的高灵敏 

度测斜器不断监测切削头的位置 ，然后由操作手调整偏差 最后 ，该钻机钻进效率十分高。在 

切削粉砂和砾石混合物时的工效为 28m。／h；切削强度为 140MN／m 的岩石时为 4m ／h。 

2．防渗墙的墙体材料 

传统的防渗墙墙体材料为混凝土或钢筋混凝土 ，七十年代国外开始研究并应用其他材 

料，包括低强度混凝土，膨润土混凝土等等，这些材料形成的墙体既满足了防渗的要求，同时 

又具有与地基土相同的变形特性，由于水泥掺量低于传统的防渗墙，因而造价也相应降低 

土耳其塔塔里坝墙体材料为低强混凝土，其变形与坝基冲积土受坝体荷载作用力时产 

生的变形相同。塔塔里坝 lm 低强混凝土拌和物用的各种材料如下：膨润土 45．06kg，水 

563．25kg，水泥 187．75kg，矿物填料 985．68kg 试件的 28天抗压强度 5～8kg／cm。，密度 

1、75～1．80g／cm ，弹性模量为 810~835kg／cm。，渗透系数 2．6×10～cm／s。又如 日本只见 

(Tadam[)坝用的是膨润土混凝土，其配比主要考虑使其与周围的冲积层地基的变形性能接 

近，并保证防渗性、质量的稳定性及可使用性。在 lm 膨润土混凝土中，膨润土含量 25kg，水 

泥 125kg，水 279kg，细骨料 792kg，粗骨料925kg 其防渗效果很好，渗透系数可达lO cm／ 

s，渗透量很小。坝的设计不必考虑由于防渗墙与基础冲积层的变形能力的不同引起结构方 

面的问题。该坝防渗墙与其外围冲积层测得的沉降量之差最多为 4mm，结构的稳定性好。 

我国在这方面的应用也有了进展，1989年在福建水口水电站上下游围堰防渗墙及 1993 

年在黄河小浪底水电站上游围堰(右岸部分)防渗墙中都成功地采用了这类材料做为墙体材 

料 。 

高压喷射灌浆技术 

在七十年代日本开始应用高压喷射 灌浆技术(简称高喷，下同)，到八十年代此项技术 

在美国和前苏联等国家和地区也得到了应用。我国七十年代末开始研究应用，主要在铁路、 

水电、城建等部门的工程中。该项技术在国外水利水电工程中主要用作垂直防渗，即在围堰 

和其他水工建筑物的防渗或修补工程中有较多的应用。近年来高喷技术的发展主要是在机 

具方面 ，有的国家已将钻孔与喷射注浆这二个工序所用的机具一体化 ，即在完成钻孔工序后 

钻杆不必拔出钻孔 ，直接利用安设在钻杆端部的喷咀进行喷射灌浆。这一改进使得高喷旌工 

所用的钻机简单化 ，可大大提高旌工效率。另外国外高喷的压力很高，可达 30MP。～70MP。 

因此可适应更多的地层，并取得更好的效果。 

F面介绍二个工程实例 
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(一)LG一1水电工程高喷灌浆 

在建的加拿大 LG一1水电工程的上下游围堰均为心墙土石混合结构，堰基为冲积层， 

围堰于 1 979年兴建。在 1989年该工程进行电站厂房，r挖时，E游围堰发生大量漏水 ，最大 

流量达 1 500L／s，该破坏区段用混凝土防渗墙修补。为了提高破坏区以外心墙与基岩接触面 

的不透水性 ，防止出现破坏区内出现的问题 ，采用 264根旋喷灌浆连锁柱，用以加长围堰肪 

渗墙(约 200m长)和处理下游围堰内可能产生的漏水段，以达到更好的整体防渗效果。 

旋喷桩间距 0．8m，注浆压力不小于 45MPa，旋喷时钻杆上提速率为 1 5cm／m]n。旋喷桩 

深入基岩 1．5m。对旋喷桩连续墙 一般都有较高的 渗要求，因此上游围堰河床较深的部分 

(约 200m)采用防渗墙方案 ，其两端需处理的深度平均为 20m，下游需处理部分深度为 16～ 

19m，则比较适宜于旋喷桩 。这是由于旋喷法要求较严格的垂直度，否则不能形成连续的防 

水帷幕。基于同样的原因，旋喷孔间距仅 0．8m，这样可以保证足够的搭接厚度。 

从上游围堰开挖 出来的两个相邻旋喷链测定的结果看，其平均直径为 1．10m，计算的搭 

接宽度达 76cm，搭接效果很好 旋喷工程结束后开始抽水井测定渗流量，在工程结束不足 1 

个月的时间内基坑渗漏量一直减少，在结束 1个月时基坑渗漏量约 12L／s，小于围堰以前基 

坑的渗漏量。整个加固工程仅用 2个月。 

(二)约翰 ·哈待坝高喷灌浆 

加拿大约翰 ·哈特(John Hart)坝于 1 947年建成，该坝由几个混凝土重力坝段和土坝 

坝段组成 在 1985年加拿大大不列颠哥伦比亚水电局对其进行安全评估复核中，认为电站 

进水 El坝段的坝基中含有潜在可液化砂和粉砂，深度约 50m~70m。为了确保大坝安全，使 

其在设计的地震基本烈度 下保持正常运行，采取 r以高喷灌浆为主的加固措施。 

从修补工程的观点看 ，高喷灌浆的最大优点是不破坏已有建筑物的结构，可在正常运行 

情况下 ，对工程修补 ，按设计要求达到加固甘的。哈特坝高喷防渗墙正是这样做的，它格进水 

El闸门上游侧布置，平面上由旋喷桩构成的防渗墙的两端仲人左右岸坝肩原有的泥浆槽防 

渗墙内，形成一道连续的防渗墙。垂直方向自进水口闸底板底面起点约 l 4m深 ，为保证旋唢 

桩防渗墙有好的连续性 ，避免因钻孔垂直度不足使墙内产生不连续或空洞 ，设计两排相互交 

叉的旋喷桩，互相搭接形成一道整体的连续墙。两排桩距仅 600mm，每一排上旋喷桩孔距 

625mmt两排桩桩中心平面上等边三角形布置，其间距足以使稃个旋喷桩之间相 互搭挡。要 

求旋喷桩的垂直度不大于 1 。 

哈特坝所在区域本世纪内记录到两次震级 7级以上的地震，均发生于距坝址 50km范 

围内，设计基本地震的地面运动数值为加速度峰值 0．32g，垂直加速度峰值 0 22g，水平速度 

峰值 30cm／s。最大可信地震时地面运动数值为最大水平加速度 0．6g，最大垂 直加速度 

0．4g，最大水乎速度 60cm／s 地震分析表明，旋喷防渗墙应能承受最大可信地震引起的较大 

周期性应力，并能容许由于地震而产生的高达 20cm的位移。因而，为了保持防渗墙在大地 

震期间及震后的整体性，将旋喷防渗墙设计成柔性防渗墙。显然这道墙将有益于地基的稳 

定 。 

复杂地基的综合处理 

水利水电工程场区范围大 ，结构对地基的影响深，因此在地基很复杂的情况下，很难设 

想能用一种方法(即便是特殊的方法)解决地基问题。相反对于水工建筑的复杂地基问蹈 一 

http://www.cqvip.com


28 地 基 处 理 第 7卷第2期 

般需要用二种或二种以上的处理方法进行综合处理才能解决。 

下面举例说明。 

(一)日率只见坝坝基处理 

只见坝的主坝为不透水心墙堆石坝，直接建于约 2Om的冲积层上 为了确保防渗作用 ， 

在粘土心墙下构筑了 80cm厚的膨润土混凝土防渗墙 ，它穿过覆盖层后嵌入基岩 ，用来垂直 

防渗。但在防渗墙和粘土心墙连接处的水力梯度爵大，因此为抑制其渗流速度，{昝粘土心墙 

的宽度进行湿磨水泥铺盖灌浆(见图 1)。 

经过两项新的技术措旖综合处理后，坝基冲 

积层和防渗墙的沉降量均不超过 15ram，且随时 

间变化不大 ，均小于设计值；防渗墙的变形性与冲 

积层的变形性实际上没有多大差别；在大坝运行 

蔷水期间未发现渗漏问题。 

(二)尼 日利亚杰巴坝坝基处理 

尼 日利亚杰巴(Jebba)坝主坝是分区土石坝， 

最大坝高42m。该坝建于冲积砂层地基上，冲积层 

最大厚度为 70m，勘探资料表明，坝基的中密砂土 

在地震作用下可能发生液化 为防止砂土地震液 图1 盟见坝坝基防渗详图 

化和产生不均匀沉降·综合采用振冲加密和深孔 1．防渗墙；2．滢浆铺盖；3．高塑性材料； 

爆破相结合的方法和加密坝基的松散砂层(图 4．不透水心墙区；5．反德层；(单位mm) 

2) 

振冲加密按正三角形布孔 ，孔距 2．7'5m，虽大加固深度 35m 施丁中使用英国 GKN公 

司的 。型振冲器(功率 97kW)，深度 15m以 

上砂土加密时振密 电流为 160A，15m 以 F 

加密时为 140A。回填砂土料，用量较多，每米 

达 0．34～0．96m 。用圆锥贯入试验测定加密 I 

前后相对密度值 Dt，振后相对密度 Dr=踮～ 2 

9O％，高于设计值(D 一70％)。 

深孔爆破孔按矩形布孔 ，分 一次、：：次、 

三次爆破，爆破孔深一般达到 31m~40m。三 1-原河床{2 振冲加密区； 

次爆破 后晟大 沉降 1．1m，约 为总孔深 的 3 假定基岩线；4～爆破加密区；S-砂垫层 

2．4％，或大于爆破深度的 10％。爆破后的 

接近或超过设计标准，D，=5o％～6O％，平均比爆破前增长 5％～l6％ 

结束语 

随着科学技术的发展与进步 ，水利水电地基处理的方法除常规手段外，已拥有许多特殊 

处理手段。例如：松散粒状材料的振动压密、振动锤加密或爆破加密时；用高压喷射灌浆技术 

在地基中形成剐性较大防渗性能好的固结体，增加士体整体刚度或提高土体的防渗能力；用 

就地搅拌方法使土与水泥结合成混合体桩柱，或用振冲法形成非剐性碎石桩柱 ，这些桩柱与 

周围土构成复合地基 ，它可以改善原地基的力学性能 近年来这些方法已较多地在国外应 

l／／ 一 
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用。 

值得注意的是新技术带来的不仅是工程效益 ，同样也产生经济效益。例如：冲积层地基 

内其他基础处理采用塑性混凝土防渗墙．不仅能满足防渗性，变形性和稳定性等方面的要 

求 ，而且其造价 比传统的混凝土防渗墙低 。又如在有深厚复盖层地基中的防渗处理，防渗墙 

要 比灌浆方法优越 。这一方面由于挖槽技术快速进步 ，新的钻孔机械可达 100多 m，且钻孔 

精度控制在槽孔深度的 0．5％内，使得深槽开挖得以实现 ；另一方面 ，则因灌浆方法改善冲 

积层有困难 ，且灌浆的不确定因素较多，其造价有增高的趋势。 

从目前国内外水利水电工程地基处理的现状分析，我们的差距主要在地基处理的施工 

机具与检测设备方面。仅以防渗墙方缸工为例，国外在抓斗和液压双轮铣挖槽机等槽孔开挖机 

具的研制工作进展很快 ，且能根据工程情况专门研制适用性强的钻机及相配套的其他机具 ， 

从而达到快速施 工的目的。前文提到的穆德山坝防渗墙由法国软土防渗公司承包 ．在承包合 

同签字九个月内即设计和制造了新型液压式槽孔开挖机，并运抵工地。鉴于穆德山坝坚硬安 

山岩需要一台功率大的钻机，及峡各的岩壁近干垂直．因而对原机作了改进。除加大功率外· 

还将切削头的长度增加到 24m，并在切削头上增设 4台导向千斤顶，这样开挖时切削头可支 

承在峡各岩壁上，以纠正槽孔的偏斜。 
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超大面积真空预压 

真空预压法是在需要加固的软粘土地基内设置砂井或塑料排水板 ，然后在地面铺设砂 

垫层 ，其上覆盖不透气的密封膜使与大气隔绝，通过埋设于砂垫层中的吸水管道，用真空装 

置抽气 ，将膜内空气排出，因而在膜内外产生一个气压差，这部分气压差即变成作用于地基 

上的荷载。地基随着等向应力的增加而固结。近年在天津港广泛采用 ，并取得了不少成功的 

经验。 

该工程 48区为 13325．9m ，52区为 13026．5m。，两区相邻，设计提出了两套施工方案， 

方案一：两区并为一体，进行超大面积预压；方案二：分区进行预区。 

国内经验 ，真空预压一次性预压面积为 lO000m 左右 ，方案二具有成熟的施工经验，但 

所用真空泵和滤管数量较 

多 ，两区间还需加隔埝，预 

压后需对隔埝区进行二次 

处理 ，增加了工作量；尤其 

是真空预压后的场区其中 

间沉降量大 ，加固效果好， 

四周沉降量较小，效果相 

对较差 ，给以后使用带来 

隐患。方案一一次性预压 

面 积达 26352．4m ，为 超 

大面积预压 ，国内罕见，它 

比方案二具有较好的经济 

效益和 施工质量，但需要 

先进的施工工艺和严格的 

质量管 理，尤其是真空膜 

的气密性要求较高。 
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图 1 预压面积及主要技术指标 

经多次论证，决定采 

用方案一。采用 3层聚氯乙烯薄膜做为密封膜，先以 6000m。为一块热台好 ，现场铺设时，两 

块之问搭接粘结 ，四周采用挖沟折铺方法，预压期间，上部覆水，整块密封 良好 ，预压面积及 

主要工艺技术指标如图 1 

膜内真空压力 

真空设备效率直接影响预压效果 ，本工程采用射流真空泵做为抽真空设备 ，每台真空泵 

满足 lO00m 加固面积，共布设了 26台，在预压中后期 ，由 13台泵交替运转 。场区内布设了 

8个真空测头，每日6次观测膜内真空压力。在正常条件下，各测头测得的真空压力大致相 

等。一般在一90kPa左右 ，高于设计标准，说明真空泵效率高，真空膜密封好，且场区内真空 

压力分布均匀，是取得 良好的预压效果的前提与保证。真空压力——预压时问关系曲线如图 

2 
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监测与试验 

图 2 平均真空压力——预压时间关系曲线 

}I喇J 

旆工前，在场区内土层进行了物理力学性质试验}旆工中，进行了沉降、位移、孔隙水压 

力的预压加固全过程监测；完工后，又进行了现场十字板强度、室内三轴快剪强度、土的物理 

力学指标等效果试验。测试项目及位置如图3。 

一  厂一 譬鸾＼ 二：：：： 皇⋯j 
图 3 测试平面位置图 

{ { 

E厂 __ 

■ 一 
—■ 
夏 ． 

效果与分析 

1．沉降 · 

在打设塑料板阶段，由于打设了排水板，在桩机、车辆等压力下，土层自然固结}同样产 

生沉降 场区内均布了8个沉降观测点，测得各点的沉降量基本一致，平均为9．4cm，打设塑 

料板阶段沉降曲线如图 4。 

在预压阶段．随着膜内空气和土层内水的吸出．地基在膜内真空压力的作用下而沉降． 

土层随之固结。场区内均布了3z个沉降观测点，进行预压沉降及卸荷回弹观测，经观测，场 
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区中间沉降量较大 ，s一 一 

104．2cmI四周较 小，S 一 

80．2cm；加权平均 S一94．2 

cm，其 中 回弹 了 2．4cm}在 

同类工程中，沉降较均匀，沉 

降量较大。预压阶段沉降曲 

线如图 5。 

软基沉降按分层综合法 

计算 ，为确定各层土的实际 

沉降，场 区内埋置 了深 层沉 

降仪，各层土的理论沉降和 

实测沉降如表 2，实测沉降 

沿深度变化如图 6。 
图4 打设塑科板阶最况降曲线图 

日■ ， 

图 5 预压阶段沉降曲线图 

衰 2 

标高 设计荷载理论 实测沉降 残余沉降 侧向位移引起 土 层 

(m) 计算值(m ) (cm) (cm) 垂直沉降(cm) 

(一 )-- 1 + 6．4O一 + 5．40 7．7 7．7 0 · O．93 

(一 )一 2 + 5．40一 + 2．40 26．1 22．1 4．0 2．13 

二 ) + 2．40一 一0．60 36．1 2 8_1 3_l 1．26 

(三 ) 一O．60一一 I．60 2．2 1．1 0．1 0．28 

(四)一 I —I．60-- 一3．60 9．B 9．7 O．1 0．42 

(四 )一2 —3．60一一4．60 3．2 2．B 0．4 O．13 

(四 ) (四 )一3 —4．6O一 一7。60 14．4 1 3．2 1．2 0．2I 

(四 )一4 —7．6O～ 9 60 11．2 1O．0 1．2 0．04 

(四 )一 5 —9．60一 一 l0．60 2 3．6 0．6 0 

(五 ] 一10．60一 一I3．60 8_7 4．2 4．5 O 

ll 8_7 103．5 15．2 孓 4 
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真空预压在加固过程中，具有侧向收缩压密特点，加固区范围内增加了一部分体积，抵 

消了部分沉降。测斜仅测得了侧向位移引起的垂直沉降如表 2，侧向位移引起的垂直沉降沿 

深度变化曲线如图 7 

图6 沉障量沿深度变化曲线 图7 侧向位移引起的垂直沉障沿深度变化曲线 

至此，加权平均总沉降量为 S一9．4T94．2—103．6era(未计侧向位移引起的垂直沉 

降)，这与深层沉降仪冽得的沉降量是相符的(深层沉降仪测得的 S=103．5—2．4= 

101．1cm，为场内其中一点沉降量)。 

按实测结果，沉降分析如下： 

n)按沉降观测，场内加权平均沉降量S=9．4+94．2=103．6era，沉降量较大 

(2)按沉降仪测试，沉降量 5=103．5+5．4—2．4—106．5cm，为理论沉降计算的 

89．7％，预计残余沉降量△ —ll8—106．5—12．2cm，表明有害沉降已基本消除。 

(3)塑料板打设深度为 l6．2m，而产生沉降有效深度为 20．0m，超出塑料板深度 3．8m， 

其中 ，第 (一)层吹填土和第(二)层淤泥，即上部 7．0范围内产生的沉降高达 57．9cm，占总沉 

降量的 55．9％ 

(4)侧 向位移引起的垂直沉降地层深度为 16．Om，即塑料板打设深度 ，其中上部 7．Om 

范围内产生了 4．32cm，占总值的 80．0％，说明该值主要产生于上部地层。 

2．孔隙水压力 

在预压期 间，场 区内埋设了 8个孔隙水压力仪，分别对地表下 0、2．0、4．0、6．0 8．0、 

10．0、12．0及 17．Om处孔隙水压力随时问变化过程中进行了测试 ，反映了各层土的排水过 

程中和固结排水条件，如图 8。 

3．固结度 

该软基土质均匀，粘土含量高，渗透条件差，经1 36天的真空预压，17．0m范围内土层固 

结度达 84．7％一1O0％，加权平均 为 90．3％，高于设计固结度 80％的技术要求 l7．∞一 

20．Om第(五)层土处于塑料板深度 以下，无竖向排水通道 ，固结度为 48．3％ 各层土的固结 

度见表 3。 
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图8 孔隙水压力随时问变化曲线 

衰 3 

标高 固结沉降 实铡沉降 固结度 土 层 

(m) (cm) (cm) (％) 

(一 )一 l +6．IO一+5．40 7．7 7．7 1O0 
(一 ) (

一 )一 2 + 5．4O一 + 2．40 26．1 22．1 84．7 

(二 + 2．40一 一 0．60 36．1 28．1 90．i 

(三 ) ～O．60一 一1．60 2．2 2．1 95．5 

(四)一1 一1．60一 一3．60 9．8 7 99．0 

(四 )一 2 — 3．6O一 一 4．60 3．2 2．8 87．5 

(四 ) (四 )一3 一4．60～ 一7．60 l4．4 1 3．2 91．7 

f (四)一4 ——7．60————9．60 11．2 10．O 89．3 (四)一5 —9．6O一一10．60 4．2 3_6 85．7 
【(五 一10．60一一13．60 8．7 4 2 48．3 

4·加固前后物理力学性质比较 

加固前后，各层土的含水量、容重、孔隙比、液性指数、三轴快剪强度及十字板强度均有 

较明显变化，加固达到了预期效果，如表4。 
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48，52区加固前后童内物理力学指标变化衰 衰 4 

含水量 锄(％) 容重 7"(kN／m ) 孔隙比 
土 层 

加 固前 加固后 增量％ 加固前 加固后 增量％ 加固前 加固后 增量％ 

(一 )一 1 45．8 43．1 — 5．9 16．3 17．4 + 6．7 1．45 1．25 — 13．6 

(一 】 

(一 )一 2 44．2 42．2 — 4．5 17．3 17．4 + 0．6 1．289 1．28 ——0．7 

(二 ) 53．6 46．2 一 l3．8 16．6 l7．4 + 4．8 1．532 1．298 — 15．3 

(三 ) 41．4 35．5 ——14．3 18．8 l 8_2 — 3．2 1．031 1．017 — 1．4 

(四 )一 l 4 5-5 42．4 —6．8 17．7 l7．8 +0．6 1．317 1．304 —0．9 

(四 )一2 5 6_3 50．7 一l0．0 16．9 l7．4 +3．0 1．534 1．315 —14．3 

(四 ) (四)一 3 51．7 51．4 ——0．6 17．O 17．1 +0．6 1．445 1．445 0 

(四)一4 51．6 43．6 一l 5-5 17 0 17．6 +3．5 1．451 1．235 —14．9 

(四)一5 5 6．2 41．1 —26．9 l6 7 17．9 —7．2 1．563 1．160 —25．8 

(五 ) 41．3 18．3 1．117 

液性指敦 f 三轴快剪c (kPa) 十字板强度C．(kPa) 
土 层 

加固前 加固后 增量％ 加固前 加固后 增量％ 加固前 加固后 增量％ 

(一 )一 1 0．996 0．789 — 20．8 13．7 

(一 ) 
(一 )一 2 0．928 0．923 —0．5 7．8 11．4 + 46．0 17．6 28．8 + 63．6 

(二 ) 1．126 O．93 一 l7．4 8．2 l7．1 + 109．9 15．8 35．3 + 123．4 

(三 ] 1．479 1．006 — 32．0 8．2 l7．1 + 109．0 36．8 55．7 + 51．5 

(四 )一1 1．484 1．014 —32．0 13．1 21．4 +63．0 17．3 30．0 +73．4 

(四 )一2 1．245 0．988 —20．6 11．3 l8．3 +62．0 22．3 38．2 +71．3 

(四) (四 )一3 1．136 0．973 一l4．4 16．5 16．8 +1．8 2& 6 3 g．2 +37．1 

(四 )一4 O．949 0．921 ——3．0 16．5 20．9 +26．7 40．3 47．0 +16．6 

(四 )一5 1．0l3 0．948 — 3．4 2 l 21．9 ～ 0．9 44．6 54．9 +23．0 

(五 ) 1．145 30．1 50．2 
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5．加固深度 

“真空压力能达到多大有效深度 目前尚不清楚 [{地基处理手册}P61]，在人们已有的 

观念中，认为膜内真空压力为--80一一9OkPa，可以吸水深度为 8．O--9．Om，也就是说真空 

预压加固深度不宜超过 10．Om，这就给真空预压处理软基带来了局限。事实上，并非如此 ，在 

本工程中，软基探 20．Om，打设塑料板深 16．2m，经测试，上部 l7．Om固结度均在 64．7％一 

i00％，高于设计 8o％的技术要求，理论沉降为 li0．2cm，实测沉降 =99．3+5．4—2．4一 

l02．7em，残余沉降仅为 7．3cm，基本消除了有害沉降，各层土的物理力学指数均有明显变 

化，经加权平均：含水量 ∞减小 9．32％．容重 y增大 2．35％，孔隙比减小 7．91％，液性指数 

^增大 14．5％，三轴快剪c 增大 51．24％，十字板强度增大62．39％。可见，在塑料板打设 

深度，加固效果是明显的。对于 17．O一2O．Om地层，未打设塑料板，但同样产生了沉降，理论 

沉降为 8．7em，宴测沉降为4．2cm，残余沉降为4．5m，固结度为 48．3 ，也存在着一定的加 

固效果。 

在本工程中，在 17．Om以内即塑料板深度内，加固效果是明显的，在打设塑料板探度以 

下即 l7．O一2O．Om也存在着加固效果 ，这为以后同类地层真空预压设计提供了工程实倒。 

结论 

1．本工程一次性加固软土地基 26352．4m ，为超犬面积真空预压。 

2．预压期问，在正常条件下，曦内真空压力一般在一90kPa左右，真空度较高 

3．经预压，场区平均沉降量达 103．6cm，l7．Om以上地基土固结度均在 84．7 以上，基 

本消除了有害沉降。 

4．经过真空预压，17．Om以上各层土的物理力学指标均有显著提高。 

5．真空预压处理软土地基有效加固深度可达 2O．Om，效果良好。 
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图 2 4 桥平面构造图 

表 1 

平均顶 
层序 层名 板埋深 ∞ y 丘 

( ) kN／m 
，， iI 

(MPa) (kPa) (。) { 10 k 
(m) 

1 耕植土 0 

2 河口相淤泥 0．6 71．04 1 58 1．95 23．9 1．86 1 27 7 5。38 0．215 

3 海相淤泥 9．0 61．7 1．64 1．63 18．8 1 84 1．72 8 8。25 0．132 

4 粉质粘土 14．1 34．7 1．90 0．956 17 3 0．67 5．4 30 13。58 0．056 

残积砾质 5 1
6．3 25．9 1．97 0 737 16 0．29 10．8 30 22。 0 028 

亚粘土 
L 

完全风化 
6 18．6 15．8 2 14 0．467 12．9 < 0 32 37。 0．O19 

花岗岩 

桥位地面下普遍存在 12～19m深的高压缩、低透水及抗剪强度极低的软土层 ，未经加 

固处理，而台后填土与台前河床形成6～7m的临空面，软土抗剪强度不能承受附加荷载引 

起的滑剪力 ；修改的设计中所采用的塑料板桩，上加反滤砂层的措施未被采用；从实际施工 

顺序安排上 ，考虑不够周金，如 4 桥原定按先堵河，采用围堰抽水进行锥坡施工 ，然后填土 ， 

后改用先填台后土而台前未同时填作锥坡，这样增加了向河道方向滑动的危险性 ；从施工质 

量看，通过回弹测试 ，有的部位混凝土后期测试强度只达到设计的 77 。这些因素是造成桥 

台边坡滑移、桩基断裂的主要原因。 

粉喷桩边坡加固设计 

病害桥治理包括结构修复、河床处理及边坡加固三部分，边坡加固是桥体病害能否一劳 
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永逸根治的至为关键环节。 

1．最危险滑移面确定 

采用传统的条分法对边坡进行多组滑面的稳定性计算(如图 3) 
0l ， 

t 
～

。 

餐母 _， 

鬻 爵 

轩暑茹_i 

一 一 言一  。一一言～ lIl茹一一 ’ 

图 3 

抗滑移稳定安全系数 

s ∑( c ．蹭 +cili) K
=T=——— —一  

粉喷桩加固前，滑面穿过的土体取用其天然力学性质指标，对各滑面进行稳定分析 ，计 

算结果列袁如下 

衰 2 

S(t) K 

面编号 X(m) Y(Ⅱ．) R(m)一 T(t) 
_ 

加固前 加固后 加固前 加固后 

1 22、0 8．0 18 44．8 78 6 6 z．2 0、72 1．26 

2 21．0 1O．5 20 45．3 81-1 57．7 0、78 1 40 

3 20．0 8、0 20 67．{ 1l1．7 61．9 1．08 1．80 

4 17．8 8．7 22 83．5 153．7 61 5 1．36 2．50 

5 16．1 1 z．4 22 54．8 108．0 4 8|9 1．12 2．2O 

6 1 5．0 7．5 22 106．9 195．5 77、6 1．38 z．52 

7 17、5 7．0 20 69．0 124、2 71、4 0．97 1、74 

8 15．7 5．9 20 75．2 136．8 68．4 1、1O 2．O0 

9 18．0 6．0 J7 51．4 98 4 5 9 0．86 1、64 

10 16．5 4．3 16 55．7 109．3 56．2 0．99 1．94 

根据计算结果，得出如下绪论 

’ (1 存在稳定安垒系数小于1．2的从多滑面·边坡处于失稳状态 

(2)最低稳定安全系数0．72，对应的滑坡体沿主滑线上影响宽度 14~t6m，与实际观察 

的滑坡壁吻合。 
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(3)危险滑面最大埋深约为 15m(相对桥面标高+5．07m) 

(4)边坡稳定性很差，不稳定体范围较大 ，最远滑面距边坡顶约 22m。 

2．粉喷桩设计要素 

(1)先挖除台后填土 ，使地面标高降至 1．O～1．2rn，既为粉喷桩施工方便，亦为避免坡体 

进一步滑移。 

(2)加因范围须大于滑体(或可能出现的滑体)范围：沿道路宽度方向，每边超出约 10m． 

以防止路基体的侧向滑移 }沿道路纵向，加固范围长 20~25m，略超出滑体后缘裂缝。 

(3)粉喷桩加固深度须穿过危险滑面的最大埋深。桩长分两种 }近桥 台 14m 区桩长 

14m，布桩较密}后部桩长 llm．布桩较疏 I。 

(4)各钻孔灌注桩桥墩是重点保护对象．应尽量减少其所受侧土压力。桩体所受水平荷 

载作用宽度 

bo=O．9(d+ 1)= 2．16m ， 

在此宽度范围内应加密桩位。 

(5)主滑线方向取干道走向与河流垂向交角之平分线方向。据此，粉喷桩沿主滑线及其 

垂线方向呈格栅状布设。 
， 

’  

／ 
吾， ， ＼ 

图4 糟喷桩边坡加固平面示意图 

注 1．阴影部分为桥墩后密桩区，桩体按0．7~0．7m满堂布置( ’) 

2．各轴线上桩体璺单捧布置。相邻桩距 0-8rn(# ) 

3．各轴线与轴线或轴线与密桩区之I可空格内，均匀布桩2～5条(在车示意图中省略未西)( ) 

4．紧靠桥墩布两捧相切的桩(：=：) 

3．粉喷桩加固后边坡稳定验算 

两岸边坡加固各设计粉喷桩约 1700条，加固置换率在密桩区为 

m=g2 ，疏桩区为 m=14 。 

经粉喷桩加固后，桥台边坡土体性质将得到改良，滑动面通过加固区时．土体力学性质 

指标取用复合值； ． 

A =mA。+ (1一m)A． ‘ 
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式中 A —— 土体 c， 值 

A —— 桩体 c， 值 

A； —— 复合边坡 c， 值 

设计要求桩体无侧限抗压强度达 q =400kPa，q =450kPa，取桩体 c=0．25q ，则 

C =100kPa 对应取 一22。 

Cp毒 =112．5kPa 对 应取 乎一25。 

复合边坡力学性质指标如表 3。 - 

衰 3 

l <kPa) 僻 ( ) 

． 
密桩区 疏桩区 密桩区 I 疏桩区 

河相淤泥层 27．4 2O．0 9．2 l 7．9 

海相淤泥层 31．0 22．6 l2．．． 1 10．7 

把上表中各指标代入滑面穿过的相应区域，重新进行稳定分析计算，结果列入表2。 

加固后 ，抗滑稳定安全系数均大于 1．20，满足要求 

粉喷桩施工 

整个病害桥的修复按如下程序进行 ：填土清除至+1．00m标高一场地整平及块石、木 

桩等障碍物清除一测量放线一粉喷桩施工一桥台桩基施工一河床清淤抛石一桥面板修复一 

引道填土回填。为缩减工期，实际施工中 ，在不同阶段 ，不同施工区域 ，上述各工序流水作业 

与平行作业并举，最后 ，各部分施工基本同时竣工。 

粉喷桩施工按先密桩 区后疏桩区(印先近桥台桩，后远桥台桩)的顺序进行 。 

4 桥桥台边坡粉喷桩加固工程，历时 168天，共完成粉喷桩实物工作量：东岸 1709条／ 

22293延米 ，西岸 1775条／23720延米。 

施工采用主要机具设备为，铁道部工程机械研究所生产的 PH一5A型粉喷机两台，及 

其配套设备 rP一1型粉体喷射机和 3W一215型空气压缩机 其工艺参数及施工技术参数如 

表 4。 。 衰 4 

项 目 参 数 备 注 

桩长 (ra) l 2，14 PH 5A最大加固深度 14．5m 

桩径 (mm) 西500 

喷粉次数 l～2 

掺入 比 l5～l8 每 m喷灰 50~55kg 

钻进转速(r／min) 27．0(1)45．8(Ⅱ)80．6(Ⅱ) 

提升速度(m／rain) 0．57(1)0．97(Ⅱ)1．70(11) 

空压机风压(MPa) 0．25～O．4 压力大于 0．4MPa，即判断堵管 

空压机风量(m ／min) I．6～2 

刮灰器电机转速(r／rain) 200～450 
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粉喷桩施工中，注意从以下几个方面加强对质量控制 ： 

(1)灰量 每施工完一桩，打开灰罐加灰一次，保证每条桩总灰量与设计要求吻合，既不 

能多，也不能少。 

(2)均匀性t通过试桩调节出合适的刮灰器转速 ．保证上下两次喷粉后，灰量几乎正好完 

毕。一旦发现有影响刮灰器均匀转动的故障或隐患须及时排除。若中途堵管 ，故障排除后接 

桩时，钻头须钻八下部桩体 lm后，方能反转喷粉提升 。 

(3)粉体质量 施工采用 425 普通硅酸盐水泥，对每批进场水泥均索取出厂化验单，其 

各项性能达到国家标准的方许使用；对大批使用的水泥均送样到质检部门作全套化验。针对 

粉喷桩施工对水泥需求量大，水泥进运频繁的特点，尤其注重现场简易配比试验，通过试块 

强度对比观察来检验水泥质量。 

粉喷桩加固效果检测 

1．桩体抽芯检测 

粉喷桩加固后期，在 4 桥两岸各随机抽查 5条桩，其龄期均在 1个月以上，进行钻探抽 

芯检测，以考察桩体均匀性 ，并对每桩各层位所取芯样进行无侧限抗压强度试验 ，得出各桩 

强度如下： 

表 5 

样本 Y．i I Y。l Y 1 Y }Ye l Y l Y 。 
样本 (kPa) 733}463 808}460 I 690 f 1“1 454 f 673 646 I 743 
样本偏差 314 I 154 290 I 87 l 257 l84 39 l 260{212 l 301 

从上表看 出，桩体强度基本上可满足设计要求，但其离差较大 ，即是说 ，桩体均匀性还有 

待提高，这是因为粉体喷射法施工的“很多技术问题还处于发展过程中，所以很难说经过处 

理就能得到很均质的加固土体”。桩体形成凝硬的好坏与施工机具、加固地基的结构形式、加 

固面积率、搅拌翼片的形状、搅拌程度、回转速度、上提速度等因素都有关 因耻对同一桩体． 

沿桩长 ，桩径方向强度都存在一定程度差异。 

2．桥台边坡长期位移观测 

粉喷桩加固后，为掌握填土过程中河床边坡位移动态和趋势，特在河床两岸边坡上设置 

若干长期观测点以观测坡体水平位移和竖直位移。 

长期观测点中的西 3、东 3点经历了从填土到通车各阶段，最有代表性，其 Sh—t(水平 

位移一时间)曲线如下：从 ～ t曲线可以看出，填土过程中，水平位移随时间大致成线性增 

大 ，填土完毕 ．曲线即趋于平缓，说明水平位移接近稳定。 

结语 

1．采用粉喷桩治理边坡滑移是粉喷桩应用的新尝试。用圆弧分析法分析判断产生在软 

淤泥中的危险滑面，以及用复合边坡理论指导设计及施工的方法证明是成功的。 

2．对粉喷桩施工质量控制应重点从粉量 、粉体质量及喷粉均匀性三个方面控制 ，而喷 

粉均匀性是最难控制的因素，也是制约粉喷桩设计、施工进一步走向成熟的“痼疾”。倘若有 
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识之士能研制出比常用电子秤数据采集更为准确 

及时、工作状态更为可靠 ，比“气固二相粉体流量 

测量装置 更为简便易行 ，造价低廉的监测系统， 

则将为粉喷桩的应用带来更为广阔的前景。 

3。就本工程而言，粉喷桩加固虽不算最经济 

的手段 。但能缩短工期 ，彻底解决桥台边坡土体滑 

移；而且，通过粉喷桩地基加固，大大提高引道下 

软土承载力，减少竖向沉降。通车至今，引道依旧 

平缓光滑，与珠江三角洲地区桥体引道普遍易于 

出现的 叠坎”现象形成鲜明对比。 

图 5 

《=灰混凝土桩复合地基技术研究》通过省级鉴定 

浙江大学岩土工程研究所开发研究的二灰混凝土桩复合地基技术于 1999年 4月 23日在杭州通过省 

缀鉴定 。 

二灰混凝土桩复合地基技术是一种新型的复合地基技术，二灰混凝土由水泥、粉煤灰、石灰、石子、砂． 

加术拌和养护形成。通过不同配合比的二灰混凝土力学性能试验研究，分析了二灰混凝土组成成分对其强 

度、和易性的影响．研究了二灰混凝土强度增长规律，提出二灰混凝土配合比设计要点。 

通过理论分格和现场载荷试验．探讨了二灰混凝土桩复合地基加固机理．研究了二灰混凝土、二灰混 

凝土桩复合地基的承载力特性和变形特性-提出二灰混凝土桩复合地基的设计计算方法。提出。等强度法 

设计，使得桩身强度与地基土提供的承载力同步发挥，能较充分发挥桩体材料和天然地基的性能。三灰混 

凝土桩采用沉管灌注法箍工．箍工简便，桩身质量容易保证 

二灰混凝土桩复合地基承载力可调范围宽．可具有较高的复合地基承载能力．沉降小；该技术适用于 

砂性土、粘性土、杂填土等地基，适用范围广。 

二灰混凝土桩复合地基技术首次应用于安徽铜陵盒隆铜业有限公司精矿库地基处理 ．与原拟采用的 

灌注桩方案相比．节省造价 260万元，为总造价的45 -有着很好的经济效益 

到会专家、教授一致认为二灰混凝土桩复合地基技术发展了一种新型的复合地基技术，在国内外文献 

中未见报道，其成果具有国内领先地位 二灰混凝土桩复合地基技术适应性强．具有良好的经济效益和社 

会效益-建议推广使用 

温 晓贵 

浙江大学岩土工程研 究所 

● 
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穷实系数(). 95。本工程共加固43个独立基础予基础总面积524m气布灰土桩842根。

加固机理

L灰土桩的分段应力
用于既有建筑物湿陷事故处理的灰土桩，与新建工程复合地工的灰土桩．在成桩方法、

布桩间距、作用原理等方面都有所区别，因而桩身受力的情况也不尽相同。 图1为用于既有
建筑物禄陷事故处理的灰土桩桩身分段应力图己 根据地基附加应力 飞 地质条件和桩身作用
等．把桩身分为四段．各段应力情况简述如下，

AB
一
段：该段在基础以上，桩身只有自噩应力，

无附加应力。 这段对灰土桩的要求是桩体的穷实系
数与填筑土的压实系数相同，即恢复土体的原来状
态。

BC段：该段长度为基础底面下土垫层的厚度。
一般认为土垫层的质量符合要求（入娑 o. 93), 因此
与AB段相似要求灰土桩的穷实系数不小于土垫
层的压实系数乙 这祥桩身附加应力与土垫层地基附

加应力相同。桩身各段的自重应力为�r.h, (参见

图l), 下不赘述。
CD段：该段桩身应力可分两种情况: (l)当地

基不再发生新的湿陷或压缩变形时．桩身附加应力
为应力重分布后地基的附加应力； (2)当地基有新的
应变（压缩或湿陷）产生时，该段便发挥其分担荷载
的作用（阳1虚线），并随着变形的增大，桩身应力迅
速增加，直至达到地基应力的n倍，灰土桩沿侧向剪
切破坏为止。n值的大小，有待进 一步的实验研究确
定 o CD段一 般不超过3. omrn 。

DE段，该段已不再有分担荷载的作用，桩身附
加应力即为地基的附加应力，因而该段与挤密土桩相似，所不同的是，它仍具有较强的限制
深层湿陷或压缩时侧向挤出变形的作用。

2、灰土桩的单位冲击功能
我们应用冲击法成桩，其作法原理是借助冲击锤在 一 定高度(4. 0m为宜）的重力势能，

自由下落（转变为冲击动能）挤密穷扩灰土埻料，在 一个直径为16 — 20cm的桩孔内，做成一

个直径25-30cm的灰上桩夕经过多次试验和工程实验，我们得出两种常用桩径的单位冲击
功能，并将其与所要求的施工标准一起列千表L
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图1 桩身应力图
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表 1 

冲击锤规格 
落距 填料／次 冲击次数 孔径 桩径 单位冲击功能 

质量 锤头 长度 (m) (kg) (m) (m) (MJ／m。) 

， (kg) 直径(m) (m) 

250 0．15 2．0 4 0 18— 20 20 0．18'0．20 n 30 21，47 

250 O．13 2．0 4 0 l5— 18 l5 0．16—0．18 0，25 l5．72 

由表 1可知，冲击法成桩的单位冲击功能要比标准击实试验的单位击实功能(O．61MJ／ 

m )大得多。这是 由冲击法成桩工艺本身所决定的 它需要的能量包括四个方面 (1)将松散 

的灰土填料冲击挤密至大密实度的桩体(最大 19kN／m )；(2)依靠挤密夯实填料 ，把小 口径 

(0．18～O．20m)的桩孔夯扩成大直径(O．25～O．30m)的桩体；(3)冲击锤与桩孔摩擦的能量 

损失 ；(4)大落距的能量损失(锥入桩体，挤密夯扩的能量利用率低、效果差 )。 

应用冲击法成桩时，引入单位冲击功能的概念具有四方面的意义：(1)便于与标准击实 

试验 、强夯等进行能量对比，(2)便于评定成桩标准 ，(3)便于把握箍工质量 ，(4)数量概念明 

晰。根据表 1所给的单位冲击功能，成一长10m、桩径分别为 0．30m和 0．25m的灰土桩，所 

需的单位冲击功能分别为 21．47M]和 15，72MJ。 

3．灰土桩的挤密效果 ： 

冲击法成桩对地基是分两次挤密的： 

冲击锤先在地基中冲一直径为0．18～O．20m的孔(一次挤密)；然后再加进灰土填料， 

挤密夯扩使灰土桩的桩径达到 0．25～O．30m(~次挤密)。其挤密效果主要与地基密度、湿陷 

系数和天然含水量有关。但在藏工场地确定后 ，前二者亦随之确定 ，只有天然含水量变化较 

大。本工程地质条件之一 ，就是“在不同钻孔和同一钻孔的不同深度，地基土的天然含水量差 

异较大 的基土 ，灰土桩挤密的效果如何 ，这可分为以下三种情况 ： 

(1)当地基的含水量适中，亦即在标准击实功能的最佳含水量附近时，挤密效果最佳。 
·  (2)当地基含水量较小，为硬塑以至半干硬状态时，由于土中缺乏必要的自由水，挤密效 

果较差 这时可采用掏孔注水法等来改善土的含水量，使其接近最佳含水量，从而提高挤密 

效果。 

(3)当地基含水量较大以至接近液限，这时地基就不再是湿陷问题 ，而转化成饱和黄土 

的软弱地基问题 ，挤密作用同时也就被置换作用所代替；成桩工艺也随之变成掏孔——挤密 

夯扩灰土填料；灰土配合比由2：8变为 3：7或更大，灰土填料(也可用砂或碎石代替)的含 

水量控制在 1O 以下。由于成桩过程中的夯扩挤压作用，引起超孔隙水压力，使原土发生位 

移而强度暂时降低，但随着时问的延续，除了地基土的结构强度自身有一定程度的恢复外， 

灰土桩在凝硬过程中，要吸收周围土体的水分，周围土体的孔隙水压力要向桩体转移而消 

散，结果有效应力增大，强度提高。因此成桩并不降低桩周土的强度。那么灰土桩是如何加 

固这种软弱地基的呢? 

简单地说是依靠其置换作用。这有两方面的含义』一是地基土物质组成的置换。对群桩 

地基当按本工程的设i七，以等边三角形布置桩(间距 70m)时，桩体面积占整个地基面积的 

17 ，桩土面积比为 1：5；二是地基应力的置换。当，桩体成至相对硬层时，桩的变形模量大， 
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压缩性低，地基的附加应力便逐渐集中到桩上，即灰土桩依靠应力集 中作用提高地基承载 

力；当桩体未成至相对硬层而仍在软弱地基土中时，桩土复合地基主要起垫层作用 ，把地基 

附加应力向周围土体横向扩散。口 

4．灰土桩的作用 

(1)提高地基承载力：a．由于成孔和成桩的两次挤密，消除了湿陷性，提高了地基密度 

(干密度由 13—14kN／m 提高到大于 15kN／m。)，从而提高了地基承载力。b．灰土桩的无侧 

限抗压强度在 5。。一1000kPa之问，其在地基中的承载力可以达到 600kPa以上，而与之对 

应的桩问土的承载力仅为 5O一100kPa，应力分担 比一般情况下为 1．7--3．0，在极限承载力 

时为 1O—l5口]。灰土桩通过与周围土体的摩擦力来分担荷载 ，降低地基下一定范围(2．O一 

4．0m)土的应力，提高地基承载力。 ． 

(2)减少地基下未加固土的沉降量 a．设置在基础四周的灰土桩，与其加固体一起起帷 

幕作用，约束基础下未加固土受水湿陷时产生的侧向挤出变形(既有建筑物压缩变形早已完 

成)，使压力与沉降成直线关系，从而减少了地基的沉降量；b．由于灰土桩的分担荷载作用， ’ 

减少了部分地基土的应力，使其小于湿陷起始压力(对非自重湿陷性黄土来说)，这部分土受 

水便不再湿陷，从而减少了湿陷量。 。 

(3)起 相对 隔水墙 的作 用：土 的渗透性 用渗透 系 数 K 衡量，一般 认 为粘 土 

(K<10 cm／s)无渗透性。黄土的水平渗透系数 在 10 cm／s左右。经挤密加固后孔隙 

比大大降低(桩体孔隙比小于0．6)，从而降低土的渗透性，使其 接近 10- cm／s，有效地阻 

止基础以外的地表水下渗入浸地基。 

(4)改善地基土的含水量：标准击实功能下灰土填料的最佳含水量在 2O 左右，但冲击 

法大击实功能下 ，灰土填料的最佳含水在 1O 左右 (灰土含水量为 11．7 时，桩身干容重为 

17．6kN／m )。灰土桩在凝硬过程中，要与桩周土进行离子交换和含水量平衡，从而减少了地 

基土的含水量。 

效果检测 

1．单桩的挤密影响范围： 

我们分别应用土工试验和静力触探评定加固效果，两者互相对比．互相印证，得出结论 

单桩挤密的土工试验结果列于表 2，干密度和挤密系数沿桩径变化曲线示于图 2，单桩提高 

地基承载力(静力触探结果列于表 3)径向曲线见图 3。 

衰 2 

I离桩中 含水量 密度 干密度 孔 压缩 压缩 自重湿 湿陷 无侧限 挤密 

I心之距 隙 系数 模量 陷系数 系数 抗压强 系敷 

f (m) (％) (kN，m ) (kN，m ) 比 (MPa一 ) (MPa) 乱 度(kPa) 

0．90 11．8 14．2 l2．7 1．126 0．55 3．8 0．015 0．088 0．75 

0．60 12．1 14、6 13．0 1．073 0．45 4．5 0．004 0．083 0、76 

0．45 8．2 15．2 14．0 0．922 0．18 10．5 0．005 0．026 0．82 

0．30 10．6 17．1 1县 5 0．746 0．12 14．3 0．002 0．005 0．91 

桩体 l1．7 19．7 17．6 0．531 成桩后 5天 800 1．13 
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图2 干密度措径向变化曲线<i／d) 图 3 承载力提高措径向变化曲线(1／d) 

衰 3 

触探点编号 4～4 5～5 6～6 7～7 8～8 

离桩中之距 30 
45 60 75 90 

(cm) 

承载力提高 
63 4l 43 11 3 

( ) 

由表 2、图 2可知，单桩的有效挤密区半径在(1．0～1．5)d之间，挤密影响区半径为 

2．0di由表 3，图 3可知，有效挤密区半径为 2．0d，挤密影响区半径为 2．5d。静力触探所得的 

挤密效果比土工试验的好，是因为静力触探为原位测试，受土工试验开挖扰动，取样削样位 

置误差、远距离运输及试验人员素质等的影响较少。如果说静力触探所提供的基本承载力离 

反映地基实际承载力还有距离的话，那么它所提供的相对承载力——承载力提高的百分数， 

应该是可靠的。因此，我们编于保守地认为，只要严格遵循规定的单位冲击功能，冲击法成桩 

的有效挤密区半径为 1．5d，挤密影响区半径为 2．5d。 

另一方面，我们注意到，试验场地的天然含水量(在 i0 左右)和干密度(小于 13kN／ 

m )均较小，如果采用掏孔浸水法使地基含水量接近最佳含水量，或者地基土干密度能大于 

13．5kN／m。[．]，那么挤密的效果还会更好。图2中灰土桩的压实系数(1．13)大于1，说明了冲 

击法成桩的一个特点 ：桩体处于准极限压密状态。图 3的曲线 I，是取地基的平均基本承载 

力为200kPa而绘出的，曲线 l为按承载力提高的百分数绘出，两种曲线所得结论基本相 

同。 

另外，我们对单桩进行了开挖实测，结果发现桩身均匀、垂直、圆顺，无缩颈、空洞等缺 

陷。桩截面为灰土颗粒以桩中为中心，排列有序的同心园。这说明我们应用冲击法成桩的机 

械、工艺是可行的。 

2．群桩复合地基的承载力： 

(1)群桩的挤密效果：图 4为群桩加固地基平面图，灰土桩按等边三角形布置，桩间距 

0．70m，各触探点位置示于图上。群桩提高地基承载力的百分效列于表 4。 
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表 4 

蚀探点编号 1～1 2～2 l 3～3 9～9 

胜探点位置 边线中点 三角形重心 l 由线中点 未挤密土 

基本承载力 (kPa) 35g 349 403 20I 

承载力提高( ) 7g．I 74．1 j 101．0 0 
变形模量(MPa) 21．2 21．。 l 24．4 l0．0 

表 4中的基本 承载力 为地坪下 

1．0～5．Om基本承载力的平均值 ，那 

么承载力提高的百分数亦为平均值。 

由表 4可知 ，内线 中点承载力提高的 

幅度最大 ，抗变形能力最强，挤密效果 

最好 ，边线中点次之 ，三角形形心点 

(离桩中 0．4Ore)最差 ，但其承载力提 

高幅度(74．1 )也大于单桩 4—4点 

(离桩 中0．30m)的幅度(63 )。这与 

其它成桩方法所得结论是一致的。实 

际上表 4、图 4中的 1 1、2—2、3—3 

各点 ，均 比其附近各点的挤密效果差。 

显而易见，群桩的挤密效果远远优于 

单 桩 。 

2．群桩复合地基的承载力： 

(1)桩间土 的容许承载力：表 4所 

列三个薄弱点的基本承载力平均值为 

卞
o 3
~

olX ga ",,1 

．*  
／ 

os 0 ± 

o7 。 触押点 

图 4 群桩试验平面图(单位 ：m) 

370kPa，那么整个桩间土的基本承载力平均值肯定要大于 370kPa~又桩间土的平均压缩模 

量大于 22．2MPa(三个薄弱点的平均值)，比原地基(IOMPa)提高了一倍多 ．地基的湿陷性 

全部消除 ，因此可以偏于安全的取桩间土的容许承载力为 2OokPa。 

(2)灰土桩的容许承载力 ：为确定灰土桩的容许承载力 ，本次对 5 、6 桩做了载荷试验 ， 

其 P—s曲线见图 5。由图 5可知，比例界限约为 400kPa，若用相对变表 1 (承压板直径 

0．30m，S=300×1 一3ram)计算，容许承载力 5 桩 450kPa，6 桩 620kPa，平均 535kPa。因 

此可取 500kPa为灰土桩的容许承载力。 

(3)群桩复合地基的容许承载力：由灰土桩和桩间土的容许承载力可知，桩土分担 比为 

2．5。由复合地基载荷试验的资料 可知，一般桩土分担比在 1．7～3．0之间，那么当本场地 

采用2．5的分担比时，其桩土变形是相容的。这样根据灰土桩的容许承载力 500kPa，桩问土 

的容许承 载力 200kPa，桩土面积 比为 1：5计算得，灰土桩复合地基 的容 许承载 力为 

260kPa。 

(4)单排桩加固体的容许承载力：本次地基加固工程系在基础四周布一排桩，桩在有效 

挤密区内承载力平均提高幅度大干 50 ，桩周土基本承载力平均值大干 300kPa，容许承载 

力偏于安全地取 1 50kPa 由于系单排桩 ，桩周土对灰土桩的约束较群桩差 ，灰土桩的容许承 
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载力可取 400kPa。这样与计算群桩复 

合地基 的容许承载力一样 ，可求得单 

排桩加固体的容许承载力为 200kPa。 

四、结论 

1．根据上述研究分析表明，我们 

应用冲击法成桩的机械、工艺是可行 

的，所成灰土桩达到或超过设计要求 

2．应用冲击法及其所要求的施工 

标准 ，采用直径分别为 0．25m 和 0． 

30m的灰土桩 ，所需单位冲击功能为 

15．72MJ／m 和 21．47MJ／m 。 图5 载荷试验P
— s曲线 

3．应用挤密灰土桩处理 自重湿陷 

性黄土地基，可以全部消除湿陷性，提高地基土的变形模量，降低压缩性，从而提高地基的抗 

变形能力和承载力。当按等边三角形布桩，桩间距为 2．3d时 ，桩间土和桩的容许承载力分别 

为 200kPa和 500kPa，灰土桩复合地基的容许承载力为 260kPa。当在基础周边按单排桩布 

置而加固既有建筑物黄土地基时，加固体的容许承载力为 200hPa。 

4·灰土桩用于加固既有建筑物地基时，除了具有消除湿陷性、提高承载力和约束地基挤 

出变形外，尚起抗水防渗和改善地基土含水量的作用。 

5．挤密灰土桩处理湿陷性黄土地基，属于“地表作业，深层加密 的原位地基处理方法， 

它不破坏并利用地基土原有的结构强度，形成新的强度和水稳性更好的地基；土方量少，节 

约“三材 ，在地基处理，尤其是中厚层湿陷性黄土地区的地基处理中，具有 良好的经济效益 

和广阔的发展前景 

参考资料 

[1][2][3]《地基处理手册 》，PI40，P176，P140，中国建筑工业出版社，1988。 

[4]《湿陷性黄土地基 》，P331，中国建筑工业出版社 ，1985。 

[5]《复合地基》，P6，中国建筑学会地基基础学术委员会年会论文集 ，1 990。 
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方法解决水文地质及工程地质问题为目的而进行编制的。其任务之～是对高层建筑、大型厂 

房和工程建设的桩基质量进行检测。 。 

承压桩承载力的动力检测，实质上也就是物探方法在桩基工程中的综合利用，也就是对 

激振后桩、土振动体系的检测。 

在该规程第 4章物探方法的综合利用第 11节桩检测中，明确规定了用频率法、水 电效 

应法来检测计算桩的承载力，用机械阻抗法来检测判定桩的承载力。在桩基检测成果的分析 

与计算的条文中，明确规定了桩承载力的计算公式。 

(1)频率法。根据下式计算单桩竖向(极限)承载力： 

P — ·K (1) 

式 中：P 一单桩竖向极限承载力(kN)； ／1-经验系数( =0．002~0、005，一般取 0．0044左 

右)} 一单桩竖向抗压刚度(kN／mm) ，在检测后通过计算求得 。 

(2)机械阻抗法。根据下式确定单桩极限承载力： 

P —S·E5 (2) 

式 中：尸r单桩极限承载力(kN) ； 一经验数值，允许沉降量Cram)； 一静剐度(kN／mm)’， 

通过对检测得到的动力刚度E 进行换算后获得。 

(3)水电效应法 根据经验，单桩极限承载力与动刚度有如下关系： 

Px— ·E (3) 

式中：P 一单桩极限承载力(kN)’；K一承载力系数，在 0．。06～0．012之间，具体通过与静载 

试验对比确定fE 动刚度(kN／mm) ，在检测后通过计算求得。 

关于以上三种方法 ，在该规程条文说明“4·11·4桩基检测方法”中提到：目前水利水 

电系统应用较多的有频率法、机械阻抗法，国内有关部门还采用了水电效应法。 

值得指出的是 ：一是该规程是在 1989年审查通过的，因此在频率法基础上发展起来的、 

更为先进、准确可靠、简便快捷、经济的频率一初速法未及编进规程之中、二是频率法的单桩 

极限承载力计算公式中的 =0．002~0．005，一般取 0．0044左右，目前有的桩基测试仅所 

提供的频率法计算单桩承载力的软件中，将 固定为0．004，是非常不妥当的，它将导致检 

测结果的不可靠。 

2．《基桩低应变动测规程》(JGJ93～93)。 

该规程是根据建设部 1990年的计划任务，由地矿部勘查技术司主编、并将 由建设部和 

地矿部联合批准发布。 

该规程编A 了两种方法，即机械阻抗法和动力参数法。据悉 ，用这两种方法动测验桩的 

数量，占全国动测验桩总数的 9O％以上 两种方法中，又以动力参数法应用较多 

该规程 5·1·2条指出：机械阻抗法的适用范围为“可判定单桩承载力”。 

动力参数法包括频率一初速法及频率法两种 该规程6·1·0条指出：频率一初速法可 

用于不同工艺成桩的摩擦桩和端承桩；经冲击能量的调节，通过检浏可推算各种桩径和桩长 

的基桩竖向承载力。该规程 6·5·1条指出：频率法的适用范围限于津擦桩，并要求有准确 

的地质勘探及土工试验资料作为计算依据，其中主要包括地质剖面图_及各地层的内摩擦角 

和重度 l桩在土中长度不宜大于 40m也不宜小于 5m 

· 在规程 DL50【0—92的条文中 ，符号 kN 为 t。 
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值得指出的是：关于动力参数法 ，该规程强调首先使用频率一初速法 关于频率法 ；在单 

桩竖向承载力的计算中，该规程在式(1)的基础上，进行了演变 ，即 ： 

一  一 案—0． 004Kz一 2 365 9 81K = K ) K K K ． ×． 一』⋯ 
式 中： c一单桩竖向承载力标准值(kN)；P 一单桩竖向极限承载力(kN)；u-静测单桩竖向极 

限承载力与动测抗压刚度之间的比例系数， 一0．004(m)；K 一单桩动测抗压刚度(kN)；K一 

安全系数，一般取作 2，对沉降敏感的建筑物及在新填土中，K值可酌情加大 当桩尖以下土 

质远较桩侧土硬时，K取作 1； 桩一土体系的固有频率(日z)； 、 一分别为折算后参振桩 

重及参振土重；K，_频率法的调整系数 ，与仪器性能、冲击能量的大小及成桩方式有关 ，须预 

先通过动一静实测对比加以确定。 

值得指出的是 ：在式(4)中引入了调整系数 K，值。亦即当桩基测试仪器所提供的频率 

法计算单桩承载力的软件中，将 固定为0．004时，则在现场实际测试计算中，尚必须引进 

调整系数Kr值，然后才能进行单桩承载力的计算 否则，计算求得的承载力值是不可靠的。 

关于桩基的检测数量，该规程规定：对于一柱一桩的工程，全部基桩应进行检测；对于非 
一

柱 一桩的工程，应按施工机组抽测，其抽测数量应根据工程重要性等五个方面 ，由有关部 

门商定 ，但检测混凝土桩的承载力时，抽测数量不得少于该批桩总数的 lO％且不少于 5根 ； 

如果抽测结果不合格的桩数超过抽测数的 30％，应加倍抽测 ；加倍抽测后 ，不合格桩数仍超 

过抽测数的 3O％，则应全面抽测 

3．《公路桥涵施工技术规范》(JTJ04]一89) 

该规范第 4·2·1条和第 4·2·2条指出：除一般的中、小桥工程，其它沉桩工程施工 

前的试桩，可采用可靠的动力振动波方法估算单桩容许承载力 ；在第 4·2·3条指出：一般 

的大、中桥的试桩，在条件适合时，可采用可靠的动力振动波方法确定单桩容许承载力；第 4 

·2·4条指出：施工中对基桩承载力发生疑问时，应选用可靠的无破损 (动力振动波)方 法 

进行检验 

在该规范的条文说明中指出：检验基桩承载力的低应变(无破损)动力振动渡方法 ，是指 

桩基参数动测法(即动力参数法，包括频率一初速法和频率法两种方法)、水电效应法、机械 

阻抗法 。 

值得指出的是 ：该规范规定可用动力振动渡方法来提供基桩承载力的设计值及基桩承 

载力的施工质量检验。另外值得指出的是 ：该规程明确规定桩基施工后的基桩承载力检验 ， 

应选用可靠的无破损检验 (动力振动波)方法、即只能选用低应变法进行检验 

4．《灌注桩基础技术规程 ~(YSJ212-92)(YBJ24—92)。该规程系结合冶金工业建设高、 

大、重的特点进行制定。 

该规程在总则一章中指出：单桩承载力可通过现场动力法试桩确定，但应在有本地区静 

载荷试验对 比的可靠资料基础上才能使用。在灌注桩基础设计一章中指出：单桩承载力如果 

用附录中的动力试桩方法试桩时，应有可靠依据才能使用。在灌注桩质量检验及工程验收一 

章中指出：动力法试桩宜按本规程附录的试验要点进行。在该规程的附录中，明确指出：低应 

变法中的共振法、桩基参数动测法(频率一初速法)、水电效应法可推测计算确定单桩承载力 

设计值 ；机械阻抗法可判定单桩承载力。 

值得指出的是 ：该规程也 明确指出，低应变中的动力试桩法，不仅可用来进行桩基施工 
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后的基桩承载力检验 ，而且在桩基设计时 ，可用低应变的动力试桩法来提供单桩轴向受压承 

载力设计值。另外值得指出的是：该规程在灌注桩质量检验及工程验收一章中，提到了低应 

变法中的共振法 、桩基参数动测法(频率一初速法)、机械阻抗法或水电效应法 ，系用作桩身 

结构完整性检验 ；同时又指出动力法试桩宜按附录的试验要点进行。而在附录中则明确指出 

以上四种方法可用来检验基桩承载力。两者似有不一致之处。 

关于桩基的抽测数量，该规程规定 ；为设计提供基桩承载力依据的试桩及旖工后桩的承 

载力检测 ，当采用动力法试桩时 ，不宜少于总桩敬的 4％、并不少于 6根 

值得指出的是 ：该规程在灌注桩基础设计一章中指出的“如果试桩结果，单桩承载力小 

于设计值 5％以上，或大于设计值 3o％以上时 ，则应补桩和调整布桩间距”，可作为桩基旋工 

质量检验评定的参考。 

5．《高层建筑岩土工程勘察规程3(JGJ72~9o)。 

该规程由机械工业部勘察研究院主编、建设部和机械工业部批准颁布，它适用于 8～50 

层的建筑、5O～100m高的重要构筑物和 1oO～300m的高耸构筑物。 

该规程第四章原位测试和监测中第 4·0·9条规定：“用动测法确定单桩承载力必须有 

充份的桩静载荷试验对比资料”。 

关于桩基的检测数量，该规程第 4·0·9条规定：为无损检验桩身质量、检测桩数不宜 

少于总桩数的 1O％。可供抽测基桩承载力时参考 。 

值得指出的是 ：低应变法动测基桩承载力的特点之一是测得桩的动刚度、通过大量的 

静、动对比试验，得出静、动剐度的比例系数，然后得出静刚度 ；同时又根据大量的静、动对比 

试验 ，求得静刚度和承载力之间的关系，再得出承载力。如频率一初速法，在计算单桩极限承 

载力 P 时所涉及到的 3个系数丘 、 、 ，都是通过大量和充份的静、动对比试验而来： 

(1)单桩抗压刚度动力修正系数 K 一2．365，是通过 306根单桩的静、动实测对比而来 ， 

它不同于群桩动力系数或按其它计算简图所得的修正系数。 

(a)单桩极限承载力与动测抗压刚度之间的比例系数 一0．004，是通过 306根单桩和 

83个群桩承台的静、动实测对比获得。 

(3)单桩极限承载力的调整系数 是一个指数方程式 ，在通过 407根单桩和 83个群桩 

承台静、动实测对比获得后，又通过了 36根单桩的动、静实测验证 

所以说 ，用低应变法动测单桩极限承载力，是符合规程 JGJ72~9O的。 

6．《建筑桩基技术规范}(JGJ94~94)。 

该规程桩基工程质量检查及验收一章中规定：单桩竖向承载力可用通过考核确认的动 

力试验法来确定。 

关于桩基的抽测数量 ，该规范规定 ，在同一条件下不宜少于总桩数的 3％，并不得少于 5 

根 ，特殊情况宜适当增加 。 

7．上海市标准《地基基础设计规范》(DBJ一08—11-89)。 

该规范在第六章桩基设计计算的第 6·1·6条指出：如有可靠依据 ，也可采用大应变动 

测法或其它有效方法确定单桩垂直承载力。“其它有效方法”，应该理解为包括低应变动测法 

在内。 ‘ 

8．浙江省标准《建筑软弱地基基础设计规范}(DBJ10—90)。 

该规范附录十二单桩动力测试要点中指出：单桩的竖 向承载力标准值 ，当工程需要时， 
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可采用动力测试作为单桩竖向承载力的参考资料；单桩动力测试的方法 ，应经相当于国家级 

(或省级)的建设主管部门鉴定通过，并在工程实践过程中建立大量的动一静试验对比资料 

进行分析研究，以提高动力测试结果的可靠性 

关于桩的抽测数量，该规范规定 ，当为设计提供承载力依据时，在同一条件下，动测试桩 

数量不宜少于总桩数的 2～4予刍、并不少于 3根 。 

9．福建省标准《建筑地基基础勘察设计规范~(DBJI3—07—91)。 

关于桩基础的单桩承载力，该规范第 7·7·6条指 出：当有对比验证时，可采用土工试 

验指标、原位测试或其它有效方法确定：“其它有效方法 ，也应该理解为包括动力测试方法 

在内。 

值得指出的是 在该规范第 9·2·4条明确动测法主要用于桩身质量和完整性的随机 

抽检 ，似乎和前述第 7·7·6条有不一致的地方 。 

结语 

低应变法动测承压桩承载力，以上九本技术标准有两种情况。一种是直接明确指出、可 

使用低应变法来进行动测，如 DL5010-92、JGJ93—93、JTJ041—89、(YSJ212—92)(YBJ24—92) 

等 另一种是间接指出，可使用可靠的低应变法来进行动测、如JGJ72—90、JGJ94—94、DBJ08 

11—89、DBJ10一l一90、DBJ13—01—91等。上面提到的动力参数法、机械阻抗法、共振法、水电效 

应法，一方面由于它们都已经通过相当于国家级(或省级)的技术鉴定，另一方面由于它们都 

已分别编入了有关的技术标准之中，固而在有效的测试技术条件下，可用来进行动测桩的承 

载力。 

无论是桩基工程施工前的试桩、还是桩基施工后的基桩承载力检验，在使用低应变法 

时，一般都应该使用技术标准中规定的四种方法，即动力参数法、机械阻抗法、共振法、水电 

效应法 

使用低应变法动测承压桩承载力时，只能按照技术标准中规定的适用范围来进行桩基 

检测。例如，绝不能将频率法用来检测端承桩或摩擦端承桩。 

尽管有技术标准作为低应变法动测基桩承载力的依据 ，但动测结果的可靠性主要取决 

于：对动测方法本身技术的掌握程度、各个系数的正确选用、人员的索质和经验、测试仪器的 

性能和正确计量等 绝不是购置一套浏桩仪器设备及软件就能承担基桩承载力动浏的。 

有的桩基动测仪器配置的软件 ，将有关动测桩方法 中的系数、例如频率法 中的 = 

0．004固定在软件中，可又不将 ，值编入软件之中，这样将导致检测结果的不可靠性 ，同时 

也不符合技术标准的要求。 

无论是桩基施工前的试桩还是桩基施工后的基桩承载力检验 ，按照技术标准的规定 ，用 

动力试验法检测的检验结果都是“基桩承载力”，绝不能将它称为“预估基桩承载力 。如果某 

个检测单位为了使用自己检漠I的基桩承载力留有余地，也只能将它 做“估计基桩承载力” 

或“基桩承载力估计值”，而不能在桩基检测报告中将它称为“预估基桩承载力 。 

关于桩基的抽测数量、上述技术标准未作规定，已作规定的、其数量也互不相同。基于低 

应变动测桩的准确、快速、简便、测试费用低廉；同时为了按概率极限状态设计法确定桩的承 

载力成为可能，以满足《建筑结构设计统一标准》(GBJ68—84)的规定 ，每个桩基工程的基桩 

抽测数量 ，以不少于总桩效的 10％，并不得少于 1O根为好。’ 

■T i ● 
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高喷板墙布设

围堰采用土石堰方案堰顶高程68. 5m, 顶宽IO.Om, 围堰两侧边坡用编织袋装风化砂护
坡及压脚，迎水坡1• 2项，背水坡1• 2. o, 背水坡脚预抛反滤排水堆石棱体，棱体高2.0m,
顶宽3-0m, 两侧边坡l , 1, 5, 由块石、石渣及反滤层组成 “

堰体为风化砂料深水埴筑．沿围堰轴线外侧[.Om处设置o.3m厚高压喷射淮浆垂直防
渗板墙，板墙穿透强风化层嵌人弱风化基岩o,5m, 板墙顶高程67. 50m. 如图。

高喷防渗板墙的布置：
上、下游横堰沿围堰轴线外
俐t.Om纵向围堰防渗墙与编织袋装风化砂
堰体的轴线重合；钻孔中心
间距I. Sm, 胶凝材料选用
425#普通硅酸盐水泥，摆喷
法施工，孔与孔之间防渗板
墙折线对接。 这种折线连接
形式，增大了连接的可靠性．
比较适应风化砂堰体沉降
带来的应力不均的能力，较
之平顺的 一道板墙能提高抗

. -·
;

三
. -

. ·, . . ·� - 雹 , -
' ,,,_ 
. . -.... - f七引岩弱风化层 40·

图1 围堰结构图

剪强度。
为防止造孔施工时上部塌孔和高压注浆时上部跑浆，针合闱取增为超高值，提高挡水能

力，以防渗墙轴线为中心，上覆顶宽4m旅宽5. 5m, 高o.:,m的裳土铺层。
防渗墙施工开钻后先进行现场试验，以选取最佳注浆参数 设计要求平均成墙厚度＞

30cm, 渗透系数K<NXIO气cm/s ,28天龄期抗压强度大于6MPa, 抗折强度大于o. 6MPa。
4. 高喷防渗板墙施工
1993年12月3日开工，12月25日围堰填筑合拢，历时23天。
高喷防渗板墙自1993年12月23日开钻霉千1994年2月22日完成，历时62天令完成

钻孔206个，钻孔进尺3447.2m, 喷射面积4869 擘 lm',
高压喷射灌浆施工工艺流程为，定孔位— 造孔 一搅制浆液一喷射—充填。
首先｀，在防渗墙轴线上一 次性定孔位，采用间隔性一 序孔、二序礼施工方法才有利于提

高成墙率和减少浆液损耗量，造孔采用XY-2型钻机，孔径127-14�mm, 粘土泥浆循环护
壁，偏离孔位中心不大于3cm,孔深达基岩O.Sm时，提取岩芯经质检人员鉴定认可方可终
孔。 对异常钻孔现象，如异物感、掉钻、沉钻等、采取相腔措施：失浆严重的应进行堵涌处理。
钻孔结束后及时向孔内注人稠泥浆，防止塌孔，以利喷射管下到设计疾度。

喷射注浆时，将喷射架对准孔位令启动高压泵，空压机进行地面试贲｀待各项参数达设计
要求后再将喷射管下到孔底．对准喷射方向．启动设备，送人符合要求的水、气、浆．按 一 定
摆动速度和提升避率，边摆动，边提升，至设计高f呈喷射注浆结束．为防止疑结体顶部因浆
液析水而出现凹陷．对已喷孔进行充坏注浆。 由于地质条件的变化及拫体填筑质量较差，堰



' 
．
， 

1996年 6月 地 基 处 理 59 

体及堰基中大孤石以及大粒径的风化蚀余块球体的存在，采取特殊强化处理确保防渗板墙 

的搭接效果。 

为抢工期、高喷防渗墙施工的后期，在灌注浆液中掺早强剂氯化钙 2～4 ，缩短防渗墙 

固结时间，确保基坑尽早抽水。 

高喷注浆工艺参数选为 ： 

高压水 压力>32MPa 流量 75L／rain 

压缩 空气 压力 0．7～0．8MPa 流量 60m ／h 

水泥浆 压力 0．05～0．3MPa 流量 80L／rain 

比重 1．6～1．7 

摆动角度 25。，提升速度 6～12cm／min 

质量与效果 

围堰填筑水下边坡 ，除因长江来往船只波浪影响，造成坡度较缓外 ，一般稳定边坡在 1 

：1．8左右；经取样试验，围堰填筑干密度达 1．68～1．98g／cm ，压实度 81．2--95．7 ，高喷 

渗板墙经挖槽检查，板墙厚度 0．2～0．6m，单 L双向喷射有效长度 2．5m，板墙侧面光滑平 

整，经检查孔提取试样检测：抗压强度 6．5--12．1MPa，抗拉强度 0．91～1．25MPa，泊松比平 

均 0．17～0．23，弹性模量平均 7783MPa，渗透系数一般均小于NX10 cm／s。 

由于抢圆筒泵站施工工期 ，高喷防渗板墙完工不足三天就开始抽水。围堰基坑抽水取得 
一 次抽水成功，除岸边地下水和基岩裂隙水渗量外 ，围堰稳定渗水量约为 40m。／h，远小于设 

计指标 133m。／h。经分析防渗墙平均渗透系数K<2．8X10一cm／s，防渗效果比较理想。 

围堰运行保护圆筒泵站施工以来，经受了长江洪水 12700m。／s的考验，已圆满完成其任 

务，后因结合护岸工程需要，围堰超服役，经受长江洪水 28700m。／s也未 出现问题。7月 15 

日长江洪水大干 30000m ／s流量，围堰漫顶 ，纵向围堰冲开缺口，宽达 30m，深度 3～4m，高 

喷板墙被暴露出来，长 7m，高 1．0--1．5m，但它连续完整、致密 ，板厚 25~60cm，板墙表面有 

20--50cm的大石被裹。竣工验收中，围堰及高喷防渗墙均被评为优质工程。 

鹰子咀泵站施工围堰是在长江深水中填筑的全风化砂料围堰。围堰区域地质条件复杂 ， 

覆盖层厚度大 ，最深钻孔达 30．6m。大孤石较集中，最大岩芯达 2．2～2．4m。强风化层分布 

岩质坚硬 ，风化蚀余块球体含量高达 40 左右。该工程的实践表明，如此复杂地质条件下防 

渗采用高压喷射灌浆技术设计和施工是成功的，这在我国水电建设上尚属首例 

结语 

在长江上风化砂围堰中，在漏浆严重的孤石 ．块石中，在含有三峡坝区特有大粒径 ，岩质 

坚硬的蚀余块球体(含量达 40 )，处理深度达 3o．6m 的强风化花岗岩 中，成功构筑高喷防 

渗板墙，在国内尚属首例。填补了三蛱工程风化蚀余块球体层基础处理的一项空白。也是山 

东高喷技术进军三峡的第一凯歌。 
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( )。c／( )w = (OCR) (1) 
P P 

其中( )Jw和( ) 分别表示正常固结(开挖前)和超固结(开挖后)土的不排水强度与其上 

复压力之比；0cR—P ／P为超固结比；m一1一 ／ C 和 G 为土的压缩和回弹指数。 

实际上 ，对于给定超固结比的土，进行不排水强度试验并不十分困难，至少要 比在有效 

剪或固结块剪中进行卸载试验简单得多。此外，还可利用式(1)以Mayne03根据大量试验资 

料得出的统计平均值 =0，64计算开挖后的不排水强度( ) ，因此 ，在计算基坑墙前的土 

压力时，可以采用实测的或用式(1)计算的不排水强度 ，这要 比采用上述缺乏广泛经验基础 

的折减系数 0．7合理得多 

至于利用有效剪和固结快剪强度指标计算卸载时的土压力，则是一个比较复杂的问题 ， 

无法在此有限的篇幅中讨论 ，笔者拟另外撰文蜘以探讨。 
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2．魏汝龙(1984)，正常压缩粘土在开挖卸荷后的不排水强度，水利水运科学研究 第4期。 
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全国山区地基基础学术会议征文通知 

(第一号) 

中国建筑学会地基基础学术委员会和重庆市土木建筑学会地基基础专业委员会拟于一九九七年四季 

度在重庆召开全国山区地基基础会议。会议主题：山区地基基础的勘察、设计、施工、监铡及其他有关的岩 

土工程问题 会议内容：总结交流近年来我国山区工程建设中有关地基基础理论，技术与实践经验；三峡工 

程考察；技术服务。现将有关征文事项通知如下： 

一

、征文南容 ： 

1．山区特殊性岩土的工程性质及其评价； 

2．山区地基基础设计与施工{ 

3．山区地基与边坡的处理加固技术 

4．典型的山区岩土工程实录 

二、征文要求-． 

1．每篇论文字数(包括图表)不超过七干字； 

2．论文题目申报截止日期为一九九六年九月三十一日； 

3．征文截止时间为一九九六年十二月三十一日 

4．论文经评审录用后将收入《中国山区岩土工程论文集》公开出版； 

三、征文题目请寄： 

地址：重庆市渝州路七十九号后勤工程学院岩土工程研究所，630041 

联系人及电话 ：郁颖人(ORl1)R817448--56785；梅全亭(0811)8808522；陆新(081I)8806401 

全国山区地基基础学术会议筹备组 
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