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式中△6和△ 为△f时段内的位移和孔隙水压力增量，△F和 △ (t)为荷载和水流量增量，K， 

一 厶 一L ，H为系数矩阵，与单元形状、土骨架变形性质及渗透系数有关。 

据此，本文编制并校核了相应的计算机程序“ 。 

为分析真空排水预压的加固特性，本文配合镇海电厂307im 饱 和 吹 填 粉 煤 灰 (Dr 

=0．35)地基场地的加固利用，用一个例子进行定量分析” 。 

室内测得的邓肯一张非线性 性质 计 算 参 数为；浮 容 重 r，-4．5kN／m。，c=8kPa, 

=33．8 ， =kur：109．8， =0．63，Rt：0．84， =0．35， ：b：1×10一m／s。 

算例断面与单元划分如图 l所示。设加固区 (真空区或堆载区 )宽 40m，深 20m，整 

个场地宽度取 100m 鉴于对称条件，取场地一半计算。计算断而划分为35个8节点等参 

元和130个节点。地基表面薄层砂垫层作为排水面。 
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图1 计算断面与单元划分 

边界条件规定如下；地基场地左右两侧和底部为不透水边界，顶面为透水边界。对真 

空预压法，取薄膜覆盖区内的顶面孔压为 一79kPa(相当于6OOmmHg柱高)，而薄膜 p．tPb~ 

顶面处孔压等于零；对堆载预压法，顶面边界孔 压为零，在堆载区的预压荷载亦取79kPa， 

这大体相当于4．4m高的堆土重(r=IgkN／m。)。为避免堆载预压肘士体剪切破坷=，分8级 

均匀施加堆载压力。 

计算结果 

加固区地表中心点的沉降过程和加固区边缘 (即距中心的水平距离为20m)9m深度处 

的侧向位移随时间的变化过程分别如图2，3。从两图可见，土体的固结变形完成很快，在 

2O天以内已基本达到稳 ，中心点沉降量在堆载预压和真空预压两种方法中分别为107．3cm 

干口15．9cm，前者为后者的6．7倍 另外，加固区边缘9m深处的侧向位移方向截然不同 后 
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者是向内挤进，并随时间而逐渐增大，最终达 6．7cm}而在前者情况中，却是向外挤 出， 

且在刚施加完荷载后，侧向挤出位移为最大，达2O．7cm，以后随同结过程回缩到l6-9crn。 
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图3 加固区边缘9m藩处水平位移过程线 

圈4表示计算得出的地面沉降分布，而图5则表示中心线上沉降沿深度的分布。由图 

可见，无论地表还是地面以下各处，堆载预压加固后的沉降量均大于真空预压的。真空预 

压在加固区引起的地面平均沉降为15．6cm，且沉降比较均匀，即使在高中心轴 线最 远 的 

50m处 ，沉降也达8．8cm。在堆载预压情况下，加固区地面平均沉降量为 76．7cm。但在加固 

区域外却出现土体向上隆起，最大隆起量为7．7cm 为了便于比较，圈中还同时给出一维计算 

的结果，即在整个50m宽范围场地表面上都施加真空吸力或堆加荷重情况下的地面沉降。 

与预计结果相仿，在一维情况下，两种加固方法计算到的沉降量十分接近，均为3i~m左右。 

由此可知，堆载预压在加固区内之所以产生较大的沉降，不光是出竖向压缩变形引起，而 

且还与其他因素有关，从下面结果可看到，主要同加固区内土体的水平向挤出因素有关。 

圉5中心线上沉降沿深度分布 

目u■量 
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图6和图 7别分给出了离加 

固区中心线20m和lore处侧向水 

平位移沿深度的分布。从两图可 

见，真空预压情况下，土体侧向 

各点都是由外向内水平移动，其 

最大值发生在地面，并沿深度逐 

渐减小，在加固区边 缘 地 面 点 

处 ，向内挤进的水平位移为9．7cm 

，图6)}可是在堆载预压情况下， 

土体侧向位移都是向外挤去，且 

水平位移 cm 

沿深度逐渐增大，在加固区边缘的底部处， 

目 

姑 

图 6 加固区边缘水平位移沿操度分布 

向外挤出的位移量选18．4cm(圈7)。 

水平 位移 cm 

图7 离加固区中心线10m水平位移沿深度分布 

图8，图9分别表示了中心线上竖向垂直应力 和徊J向应力以 的分布。从中可见，在加 

固区中心线上，真空预压下的 和 都大于堆载预压情况，且这种差异在 以 上表现尤为显 

著。在加固区边缘处 和以沿深度分布如图l0，l1所示，在浅层，真空预压的 以、以 大于 

堆载预压情况，而在深层则相反。所有这些都与堆载预压下加固区土体向外挤出和真空预 

压下土体向内挤密的受力特点有关。 
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图 8 中心线上 分布 圈 9 中心线上 口 廿布 
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日 

话 

图10 中心线上切线横量分布 

该当指出，堆载预压下加固区中心线下深部处土体 

的应力水平S[(口I一口a)／(ol一 。)，]相当大，也就是按邓 

肯一张非线性应力应变关系模型所算得的土体切线 模 量 

很小，甚至低于加荷前的原始土体切线模量I而在真空 

预压下，则使加固区土体模量都有相当大的增加，并较 

为均匀。见图12。 

另外，在真空预压下，加固区外地表附近产生水平 

拉应力区，由于土体抗拉强度甚低，导致拉裂破坏，故 

在地表层会出现裂缝。 ． 

在堆载预压下，土体内出现超静孔隙水压力，并随 

时间消散 (图13)}而在真空预压下，土体内出现的是 

负的孔隙水压力，且其真空度随时间而增大(图14)。 

围13 中心线上孔压分布 

巨 

话 

图11 加固区边缘 分布 

图12 加固区边缘口 分布 

图14 中心线上真空度分布 
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结论

真空排水预压法的加固机理主要是在边界或土体内形成负的孔隙水压力， 从而使土体
内产生孔隙水压力差而引起渗泌促使孔隙水排出。 用将孔隙水压力和变形耦合在一 起考
虑的比奥固结理论可以对真空预压的加固效果作出正确的分析。

真空预压和堆载预压下的理论计算结果表明， 真空预压并不等效千荷载大小等千薄膜
内外压差的堆载预压法。 两者在加固机理上是不一祥的， 因而在位移、 应力、 孔隙水压力
等方面有相当大的差别， 甚至出现截然相反的结果。 对真空预压法， 真空区内土体主要表
现为收缩变形， 在真空区以外则以垂直向收缩而水平向伸长的剪切变形为主；而在堆载预
压法中， 加固区内土体发生竖向压缩和侧向挤出， 加固区外土体则发生垂直向隆起和水平
向玉缩。 在加南区中心线处， 特别是在底部， 堆载预压下土体的应力水平较大， 使得土体
变形模量远小千真空预压情况， 甚至会低于堆载前原始的变形模盐和引起闵切破坏己 因而
对加固区来说． 真空预压的效果优千堆载预压法。而对整个场地表面土体施加荷载或真空
吸力的一 维情况， 两者的效果一样。

无论堆载预压或真空预压， 在一维情况和二维情况之间有较大差别， 在地基处理和加
固设计中， 应加以考虑。
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AR 一 一桩的置换作用引起承藏力的提高。 

AR ——时间效应 引起承载力的提高。 

由(i)【2)式可知，复合地基承载力的提高主要取决于 AR，而△ 又有三部分组成。即 

桩间土的挤密AR 桩的置换作用AR 和时问效应△R ，△R 包括桩问土的恢复和桩、土相 

互作用的增强。 

影响AR的因素很多，除了设计参数之外，土的性质，施工机县和桩体材料与 AR的三 

个分量有密切关系。 

1． 对桩问土不产生扰动和挤密的成桩工艺。 

当采用的成桩设备对桩阃土不产生扰动和挤密时，AR 0，ART 0，AR主要取决于 

AR 。若其它条件相同，桩体材料对AR 影响很大。比如桩体材科： ． 碎石，b． 灰土， 

c． 水泥土，d． 水泥粉煤灰碎石。由这些材料制成的碎石柱、灰土桩、夯实水泥土桩、 

CFG桩，其桩体模量、桩的摩阻力和端承作用从4到d逐次增大，AR 、AR、R 也由 到d逐 

次增大。 

2． 对桩间土产生扰动和挤密的成桩工艺 

目前国内振动成桩工艺用的比较多，振动对桩问土的影响要视土的性质而定。比如对 

松散填土、粉土、砂土，振动使土体挤密，孔隙比减小，AR >0；而对塑性指数较大的饱 

和粘土，振动一般不能使桩间土挤密，AR =0。 

对灵敏度较高的结构性土，振动将导致土体结构性破坏，从而使天然地 基 承 载 力降 

低，即从R。变到 ( < 。)。制桩完毕后，随着对间的增 长，桩问土强度 开 始 恢 复，并 

AR > O。 

同样，当其它条件相同时，不同桩体材料制成的碎石桩、灰土桩、夯宴水泥 桩、CFG 

桩，其△R 、AR、 亦依次增大。 

不同桩体材料复合地基性状 

为考查桩体材料对复合地基变形特性的影响，选取三种典型桩型作为研究对象，分别 

是1． 碎石桩，2． 石灰桩，3． CFG柱。 

碎石柱 由散体材料组成，主要靠桩周土恻向约束使桩传递垂直荷截，桩体模量较低， 

属柔性桩J石灰桩一般由生石灰和一些掺加料组成，桩体本身具有较低的粘结强度，桩体 

模量比碎石桩高，但仍属柔性桩}CFG桩桩体由碎石、石屑、粉煤灰和水泥加水拌和形成 

非柔性非刚性的一种亚类桩，通过调整水泥掺量和其它材料的配比，桩体模量变化幅度较 

大，当水泥掺量少时接近柔性桩，当水泥掺量高时具有剐性桩性状 ，桩的强度和模量的可 

调性是CFG桩的一个突出特点。 

1． 桩体应力一应变特性 

取碎石桩、石灰桩、CFG桩试样在三轴波上做三轴压缩试验，发现围压对碎石桩试样 

的破坏主应力有着显著的影响，当围 。。=0时，桩体为松敞状态，斌样强度为 0 围压 

大于 0时，围压越大破坏时的主应力差越大。如图 l所示。这和工程中得到的 结 论 相 一 

致，土对桩的侧向约束越大，桩传递垂直荷裁的能力越强。 
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口1．田(MP■) 

a,-~(MlVa) m=n2黼  1．2 

仉 8 

仉 4 

n 

0 lO l5白(％) 

图 1 碎石桩应力—应 变曲线 图 2 石灰桩应力一应变曲线 

石灰桩本身具有一定的粘结强度，as=0 

时，无侧限抗压强度在 0．2l～1．38MPa之间变 

化，其它条件相同时，围压越高，破坏主应力 

差越大。图2是围压分剐为 0．IMPa 0．2MPa、 

0．3MPa时 的 试验结果，可以看到围压对石灰 

桩的强度和模量也具有较大的影响。 

CFG桩桩身强度较高，不 同 围压下 应力一 

应变曲线基本重台，并为 一 直 线。如 图 3所 

示。说明围压对桩体强度和模量的影响不大。 

2． 桩、土荷载分担 

在复合地基设计中常用到桩、土应力比 

=  ／ 。 (3) 

式中： ——桩顶应力J 
⋯ 一 桩间土应力} 

当布桩确定后、置换率 。为一定值，便可 

计算出桩承担的荷载占总荷载的百分比 以 

音= (4) 
式中； ——桩受的总荷藏} 

P总——荷载板受的总荷载； 

盯】一 (MPa) 

囤 3 CFG桩应力一应蔓曲线 

吣¨劬 ¨  ̈ 蛐蚰圳 =三 
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大量工程实测及分析表明，相同置换率(例如 ：10 )，对三种桩型桩荷载分担比如 

下； 

=15~30％ 碎石桩 

6。=20~38 石灰桩 

6 =40~75 CFG桩 

宴际工程中，石灰桩选用的置换率高于10％，桩的荷载分担比 6 在35~6o％之间变化。 

碎石桩复合地基，在常用置换率下承载力的提高主要取决于桩间土的改良，为了获得 

更高的承载力，有时需增大置换率。 

石灰桩复合地基承载力的提高，既依赖于桩的置换作用，又取决于桩flj]土挤密引起承 

载力的增加。 

CFG桩复合地基桩的置换作用是明显的，在可挤密性土中成桩后，土的承载力的改善 

以及土对桩的摩阻作用的增强对复合地基承载力的提高也是不可忽视的。 

3． 桩长对复合地基承载力和变形的影响 

当基础尺寸和置换率确定后，复合地基承戟力能否随桩长增加而提高，主要取决于桩 

体材料。 

对碎石桩复合地基，当桩长不小于1．5～2．5倍基础宽度时、增加桩长对复合地基承载 

力的提高作用不大。参看 图4、图5。 
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0．2 

0．5 

2．0 

z(m) 

20 40 6O拄上应力口(k ) 

I斟4 碎石扯盥力传递曲线 

(载荷扳尺寸0．525mx 0．525m ) 

图 5 碎石桩不同桩 眭P—S曲线 

荷裁板3m×3m 

试 3{蛀长4．5m 试4：桩长9m 

石灰桩桩体模量比碎石柱高，桩传递垂直荷载的深度比碎石桩大，所以，桩长作用比 

碎石桩好。 

a1G桩可以在全桩长发挥摩阻力，桩越长承载力越高。参看图6。相比之下
， cFG桩桩 

长效应最显著。 
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在外荷载作用下，复台地基的总沉降量有三部分组成，即桩长范围内变形s ，下卧层 

变形S ，垫层变形S 。通常垫层变形很小，S3可忽略不计，总的沉降量由S 、S z控制。 

碎石桩桩长不小于l+5～2．5倍基础宽度时， 总的沉降变形主要由s 控制。 

石灰柱、CFG柱桩越长总的沉降变形s和桩长范围的变形s。、下卧层变形s。就越小。 
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图 B CFG桩不同桩长P—S曲线比较 

(荷载板尺寸：0．525m×0．525m ) 

4． 桩的端承作用 

青海钾肥厂为粉土地基，做了三种桩长的碎石柱，分别为6m，8m，1Om，其中l0m桩 

柱端落在好土层上，所做单桩复合地基试验表明，承载力对三种桩长都 旧同。对碎石柱， 

当柱长大于1．5～2．O倍基础宽度后，尽管桩端落在好土层上，桩的端承作用也很小， 以 

忽略不计。 

石灰桩端承力的发挥比碎石桩好，但因桩身强度不太高，随桩长的增加端承作用越来 

越小。 

CFG桩柱端落在好土层上具有非常明显的端承作用，如图 7所示。设计时应充分利I呵1 

这 一特 性。 

S( 

2 

500 P(kPa) 

圉 7 CFG桩不同端承条件下的 P—s曲线比较 

l一摊长15．5m，桩端落在软土上。 2一桩长15．5m，拱=端蒋在好土上 
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复合地基 中增强体的设置 

当天然地基承载力达不到设计要求，并来用复台地基加固方案时，如何台理设置增强 

体是最关心的问题之一。 

根据以上对复合地基承载力性状及不同桩体材料性状的分析，增强体的设置应考虑如 

下几个主要因素。 

1． 天然地基承载力的大小及处理届承载力需提高的幅值△ 。 

2． 土的陡质，特别是土的挤密性和灵敏度。 

3． 施工设备性能，成桩时对桩间土是否产生扰动或挤密。 

4． 地方材料来源及单价。 

表 l列举了几种桩体材料选用的情况，其基本思想是：对挤密性好的土，采用振动成 

桩工艺，以土的挤密为主，桩体材料视要求的AR大小而定，AR小时可选用模量较低的散 

体材料，△ 大 时选用桩体摸量较高的材料；对挤密性很差的土选用桩体模 量 较 高 的材 

料，以置换为主'对挤密性不很好，但属可挤密的土则应以挤密置换兼顾，采 用 振 动 成 

桩，桩体模量也不宜太小。 

表 1 

三 
警馨箨黎譬志和耕土，以消 I ， 除液化为目的 I b 

l 松散填土及其它．q-挤密性土 l l，2，3，4 

AR从小到大 

— — — — L ——一 —————————— —— ———————— 

1 

f 2 ， 3 

挤 密 性 羞 的 粘 性 土 ---·一 一一 
△R由小到大 

上部 士较硬 2中灰土，3 

中间土较软 一 ------一 一 
下部土较硬 AR由小刊大 

上部土拴数可挤宿，下部土 4(hR大时) 3 
软硬 

上部 较 厚 软 土 下 部 硬 土 4 

淤 泥 质 土 4(Ivt|~，△R大时) 。 2(I~kW ，灰 ±少用) 

说明t 1． 松散体料材：土、砂、石 

2． 低牯结胜材料：石灰、粉煤灰、灰土、搅拌水泥土 

3． 中等牯结性材料t夯实水泥土 

4． 高粘结性材料z CFG桩体材料 
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结语 

就挤密效果而言，可将地基土分为挤密效果好、可挤密土和不可挤峦土三类。 

对挤密效果好的土 (比如砂土、粉土 )，可用振动成桩工艺。当以消 除 液 化 为目的 

时，桩体可选用透水性强的散体材料；当以提高承载力为目的时，承载力提高幅度由小到 

大桩体可相应选用散体材料、低粘结性材料、中等枯结性材料和高粘结性材料。 

对可挤密性土 (比如塑性指数较小的粉质粘土 )，亦可用振动成桩工艺或对桩间土不 

产生扰动的成柱工艺，由于柱间土强度提高幅度有限，柱体材料宜选用低粘结性、中等粘 

结性和高牯结性材料。 

对不可挤密性土 (比如饱和粘土 )和高灵敏度土，宜采用对桩间土不产生扰动的成桩 

工艺，根据承载力提高幅度由小变大，桩体村料可选用低粘结性、中等 结性和商粘结性 

材料。当必须用振动成桩工艺时，戍选用高粘结性桩体材料。 

参考文献 

[1] 

[2] 

[3] 

[4] 

[5] 

[8] 

龚晓南，复合地基引论，地基处理1991．9 

陈环，振冲碎石桩加固分析，地基基础工程，1990．创刊号 

阎明礼等，CFG桩、干振砂石柱、石灰桩成桩工艺及设计计算综合报告，1992．9 

吴廷杰等，千振碎石桩成桩工艺及设计计算的研究 ，1992．7 

袁内镇等，石灰桩复合地基的试验研究 ，1992．7 

阎明礼、杨军等，CFG桩复合地基的试验研究，1992．8 





1993年 6月 地 基 处 理 l5 

构 )和单矿物颗粒 (石英、长石、云母等 )组成j次生矿物由次生二氧化 硅 (sj0z)、牯 

土矿物(高岭土、水云母、蒙脱土 )、倍半氧化物(A1zO 、FezO。)和难溶盐(GCO“Mgc0。) 

组成。粘性土是蜂窝状结掏的低强度土，含水量较大，压缩性高、排水固结条件差，渗透 

性能也差，其渗透系数K<1．2×1O～cm／s。 

4． 粉细砂——它是砂土的结构，粒问没有或仅有微小的联结力，土粒系互相堆砌在 

一 起，形成散粒状的结构形式，即单粒结构。砂是不易变形的，当其渗透系 数 五<1．2 x 

10-~cm／s时，地下水迳流速度极慢，运动状态是层流和紊流同时存在的混合状态，地下水 

迳流运动实际速度要比理论速度漫。饱和松散的粉细砂，当处于机械振动或地震荷载重复 

作用时，将产生液化。另外淤泥质土的状态，一般都为软塑～流塑、底植质和云母含量都 

很高，也是导致液化的重要困素之一。此外，由于建筑物的荷载稆地下水的下降，会导致 

砂土沉陷，基坑开挖时会产生管涌或崩塌。 

简单地说，软土地基具有如下五点主要物理力学特征 ： 

【1)高含水量和大孔隙比一 饱和度sr一般都大于95 ，天然孔 隙 比 一 般 为1．00～ 

2．00或更大。 

(2)弱渗透性——软土的渗透系数五值较小，K= x10～～ ×10～em／s。 

(3)高压缩性——通常的压缩系数口I_2为 0．O7～O．15cm ／kg，大的还可达0．45以上， 

这是软土地基在附加荷载下沉降量大的主要原因 

(4)低的抗剪强度——在直剪试验肘， 固结挟剪的数值一般为粘结力 =O．05～0．15 

kg／cm ，内摩擦角 <1 5。，快剪时C=0．10kg／cm。， 值<5。。 

(5)高灵敏度——软土强度会因结构受扰动而显著降低， 般都具有中等灵敏度，灵 

敏度系数 S =2～4，有的软土则具有高的灵敏度 

软土地基水泥类化学灌浆机理 

软土地基化学灌浆按照其工作原理一般分为渗透、挤密和劈裂三大类，其实软土地基 

化学灌浆加固的过程和机理远比逸三种方式复杂，而且其影响因素也十分复杂，例如，主 

要的可以指出如下几点： 

(1)在化学灌浆过程中，渗透，挤密和劈裂三种运动方式可能某种单一地作用，但更 

普遍的是浆液以多种运动方式同时作用于土体 ，而且方式可能不只三种，例如可能还有冲 

剪、混和与置换等。 

(2)浆液在土体中作用的方式，既与土的性质有关，也与灌浆的工艺特征有关，而且 

随着灌浆的进程，一种运动方式可能取代另一种运动方式。 

(3)不同的灌浆类型要求不同的灌浆工艺参数，例如某一灌浆压力在这种 灌 浆 方 式 

(灌浆类型 )中不能用，但在另～种灌浆方式中却可以用。在置换方式的高压灌浆中使用 

的压力在通常的劈裂灌浆中是绝不允许使用的。 

(4)几种浆液运动方式，既是对立的，而又是统一的，例如在采用水泥类化学灌浆加 

固软土地基时，劈裂和挤密是相辅相成不能分割的整体。在劈裂灌浆中，没有劈裂就没有 

挤密，而在渗透{藿浆中，设有劈裂 (当然只是沿{藿浆管周围发生 )，浆液就不能更有效地 

渗透到土体中。 
} 
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研究灌浆理论的目的在于最优地贯彻和实现这样一个基本原则，即使浆液性能和灌浆 

工艺击适应被处理地基的需要，因此，本文将不按照一般习惯对各种不同运动方式的灌浆 

工艺分别叙述，而是按照土的类型来阐述化学灌浆的工作机理。 

】． 自然堆积的软土 

在《工业与民用建筑工程地质勘察规范 (TI2L一7T)中规定的特殊土包括软土、红粘 

土和人工填土。这里不准备讨论红粘土，因为它的加固是采用另外的工艺和概念。 

软土是第四系松散的自然堆积物，由于其沉积成因，呈现盟显的相互重叠的层状构造， 

即使是均质土层也非各向同性，沿水平方向和垂直方向的强度和透水佳是不同的。层面与 

层内相比，其透水性较好，灌浆材料易沿层面注进去。珠江三角洲的软土地基加固一直是 

工程界关注和探索的问题，在这个地区，灌浆工程的实践先后采用过一般化学灌浆、高压 

射喷灌浆、深层搅拌水泥桩等工艺，这些灌浆工艺的加固机理在文献 [2]中有较系统的介 

绍，它是在前述的对灌浆机理歃少报导的情况下于近二年来出版的，近一年来，关于软土 

地基的化学灌浆机理陆续有一些文献 [3]， 4]'=5]分别从力学的和化学的角度作了阐述， 

其主要的论点可以概括如下： 

(1)在水泥化学灌浆实践的早期曾试图用渗透灌浆加周软土，由于渗透 系 数 五< × 

l0 cm／s的土一直被认为是灌浆的 “禁区”，于是从事超细粒水泥的研究。后来考虑到渗 

透类型的灌浆，其效果并不理想，于是从概念上进行了革新，改变了原来不能破坏土体原 

有结构的原则，以破坏对付破甥=，用有压浆液劈裂土体，在某些情况下甚至彻底打乱土体 

原来的结构或全部将其置换。 

(2)劈裂灌浆时，浆液在灌浆压力作用下，先后克服地层的初应力和抗拉强度，使其 

{几垂直于小主应力的平面上发生劈裂，从而提高了软土地基的可灌性，挤密土体井在其中 

产生化学加固作用和形成作为骨架的浆脉。文献：3]的作者通过室内模拟试验 ，指出了浆液 

在软土中运动过程的三个阶段：鼓泡压密阶段、劈裂阶段和被动土压力阶段，并认为灌入 

土体中的浆液只有部分能量参与地层中的劈裂过程。 

(3)文献 [8]从化学角度进行了劈裂灌浆的微观研究，从灌浆后土体中只有微量新物质 

生成 (除浆脉外 )证明了劈裂作用及其导致的效应仍然是软土地基化学加固的主要工作机 

理，沿浆脉附近有少量由于渗透而发生的土和水泥水化物间的物理化学反应而形成的水化 

物结晶，但这不是灌浆的主要效果，而且这种效应也是发展较慢的。 

(4)劈裂灌浆过程 中的挤密作用是另一种重要效应，向外扩张的浆泡在土体中引起复 

杂的径向和切向应力体系。紧靠浆泡处的土体遭受严重的破坏和剪切，并形成塑性变形区， 

在此区内土体的密度可能困扰动而减小，但离浆泡较远的土则基本上只发生弹性变形，因 

而土体的密度有盟显的增加。 

关于劈裂灌浆的加固机理，本文作者认为还可以补充如下几点： 

(1)由于许多化学灌浆浆材以及水泥都具有明显的蠕变性质，而且劈裂灌浆中伴随发 

生的水化过程是一个长久的过程，所以劈裂灌浆的工作机理应该包括时阃效应部分。这一 

部分的比重虽不大，但它却涉及被灌土层的耐久性和化学稳定性。因此，从土和浆材的流 

变特性人手，建立灌浆加固体的状态方程，也应该是劈裂灌浆机理研究内容的一个部分。 

(2)在劈裂过程中，被劈裂的裂隙中存在有水，自由水和毛细水能在灌浆压力推动浆 



1993年 6月 地 基 处 理 l7 

液扩散时排去，但裂隙表面的附着水和结台水一般不易被浆液排去，它将对亲水型的水泥 

化学浆液起稀释作用，因此采用适当提高浆液浓度将附着水吸收，在一定程度上消除水的 

影响是提高灌浆效果的可 能途径之一。 

(3)某些与灌浆工艺有关的机理至今尚未被人注意和适当地描述，例如控制压力和进 

浆速度以防止浆液过度扩散的机理j对软土地层中的桩基进行化学灌浆时，浆液向桩台底 

和桩身以外方向割裂流动的机理；复合灌浆时先灌廉价浆液充填大孔隙再用凝胶时间长的 

昂贵浆液进行灌浆的机理--⋯·等等。也就是说，应该适当扩大关于劈裂灌浆研究的内容。 

(4)在连续灌浆情况下，土体中的劈裂继续延伸并被浆液充填}而在间歇重复灌浆情 

况下，则土体被重复劈裂和裂隙被浆液充填，形成劈裂一充填一挤压一固结一劈裂的循环 

反复过程。 

(5)在高压喷射灌浆情况下，存在两种可能的情况，一是高压喷射直接冲击破坏软土 

土体，使水泥浆液或其他浆液与土拌和，凝固后成为拌和拄体或块体。二是在 有 些 情 况 

下，土体在高压喷射下破坏并被灌注入的压力浆体挤压排出，原来的土绝大部分被浆液凝 

固体所置换。在此情况下，灌浆压力远大于土中的初始应力，因此，各个方向的土均处于 

被动土压力状态，土体被迫从灌浆管周围或其他贯通裂隙排出。 

(6)在分析灌浆的加固机理时，不能忽视其它工程措施对灌浆所起的附加效应，例如 

在土体中通以直流电的电渗情况下，不采用灌浆压力 也能靠直流电压把浆液注入土中，或 

在进行压力灌浆后再通以直流电，也能使土中的浆液扩散更为均匀。当软土地基不允许施 

加较高的灌浆压力时，电动灌浆就更有意义。 

总的来说，在化学灌浆过程中，尽管有着不同的运动方式，但其加固和防渗效应的取 

得不外乎依赖如下的三种作用，即惰性充填作用、化学胶结作用和离子交换作用。自然现 

象的最完美的描述应该说是数学表述，下面一节中，我们将以简短的篇幅再来对劈裂灌浆 

的加固机理的主要方面作些数学表述。 

2． 人工堆积的软土 

人工堆积的软土，由于成分复杂，碎屑杂物较多，又未经人工压实，致形成很多的堆 

积空洞，土中杂物含量、分选性和滚圆度不一，其空洞也大小不等。对杂填土进行水泥类 

化学灌浆时浆液受阻力较小，易于渗透充填，吃浆量和扩散半径都较大。浆液凝固体呈脉 

状、网状和窝团状分布，还经常出现跑浆冒出地表的 “短路”现象。 

在杂填土土层中进行的化学灌浆属于渗透灌浆类型。灌浆时，在较低的灌浆压力下， 

浆液克服各种阻力渗入土体中充填裂隙和堆积空洞，排除地下水和气体，浆液包围和胶结 

土粒，并形成强度大，防水性能较好的混台固结体。但灌浆并未破坏土体的原有结构和构 

造。 

目前，国内出产的水泥其颗粒较粗，使用这种水泥灌浆，对砂土来说，要粗砂以上的 

砾、碎石层才有真正的实际渗透。一般要渗透系数 ≥1O-4cm／s时，水泥类化学灌浆才会 

发生明显的渗透现象。现时，国内外对砂及砂砾石的灌浆巳发展了一些渗入性灌浆理论来 

模拟和描述渗透灌浆，例如最早fi~Maag(1938)以及Kar01和Raf￡1e的球形扩散理论j柱形 

扩散理论和袖套管法理论等。对砂土地基的化学灌浆，当灌浆压力过大时，将发生内部机 

幸髭管涌，或水泥浆呈脉状扩散，不起固结作用。为了改善水记浆体的性能，国内曾采用加 
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入各种表面活性剂以及研磨、分选水泥和高速搅拌等，前者改善了浆体的分敞性，但对浆 

体中的大颗粒作用甚微小。后者例如采用比表面积具有 8000cm ／g左右的细水泥配制的浆 

液，其凝结时间缩短，在采用适当的水灰比情况下，水泥类化学浆液在土体中的流动会有 

所改善。 

3． 特殊的软土工程环境 

A．泥化夹层与劈裂带接触面等 

灌浆工程的宴践表明，丙凝和弹性聚氨酯等化学浆材可以灌人细至几微米的裂缝，但 

纯粹的水泥浆则不行。采用特殊的灌浆工艺，例如分批配浆 压力并浆、邻孔灌浆或二次 

灌浆等措施，此时，后续浆液的运动将充满由于浆液收缩而导致的脱空。在对裂缝及破碎 

带灌浆时，采用普通水泥浆液，在细裂缝灌段会出现浆液失水回浓现象。为此，在不影响 

可灌性条件下应尽量使用浓浆，在水泥浆中掺入塑化剂改性，使用高细度水泥和高速搅拌 

等。 
B．软土地基上的建筑物的 “纠偏” 

现时，灌浆工程实践中已经常使用水泥类化学灌浆去处理不均匀沉降的建筑物。台理 

地使用灌浆压力并造成适宜的上抬力，能使下沉的建筑物回升到相当精确的范围。建筑物 

的纠偏采用的是压密灌浆的原理 (圈 1)，通过钻孔 

向土中灌入极浓的浆液，在注浆点使土体压密而形成 

浆泡。当浆泡的直径较小时，灌浆压力基本上沿钻孔 

的径向即水平向扩展，随着浆泡尺寸的逐渐增大，便 

产生较大的上抬力而使地面或建筑物抬动。压密灌浆 

对软土具有较好的效果，但正如前面已指出过的，向外 

扩张的浆泡将在土体中引起复杂的径向和切向应力体 

系，紧靠浆泡处的土体将遭受严重的破坏和剪切。 

附带指出，文献 [6]提出了利用旋喷进行淤泥触 变 浆泡 

纠偏的工艺，这种工艺的工作机理是利用淤泥或淤泥 图l压密灌浆原理示意图择自文献[2] 

质土所具有的较高的灵敏度， 即淤泥受扰动后，瞬时强度迅速降低并增加其流 动 性 的 特 

点，用稀水泥浆喷射扰动淤泥层以加速建筑物下沉，增加纠偏效果。 

软土地基灌浆机理的数学力学表述 

需要特别指出软土 (特别是淤泥质土)的两个特点t第一，它的强度是由内摩擦力控 

制和贡献的，而粘结力则特月Ⅱ低 第二，它具有较高的结构灵敏性，结构破坏后强度降低 

但过一段时候又恢复。这两个特点是软土地基采用劈裂 灌浆的物理基础。正是这两个特点 

使得劈裂 灌浆在软土地基中使用能获得理想的效果，压力浆液能在较低的压力下劈裂土体 

而使裂隙扩展造成的挤密和扰动分别得到发展和恢复。 

软土的劈裂主要是要克服土的强度，而软土的强度既是由内摩擦力贡献，因此，从能 

量耗散的角度来研究软土的劈裂加固机理是十分有趣的。衡量介质内摩擦过程的直接方法 

是用耗散比 工 
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工： ， (1) 一1 ’ 

将一次加压灌浆和间歇作为一个应力循环，则上式中△w 是一 个应力循环滞后回路所 包的 

面积，也印耗散的能量， 是这一应力循环中应变最大时介质中贮存的弹性能 (图2)。 

文献[3]指出： 

△l ：( ，。+ ，，)+( ， + 。 + + + ，1) (2) 

式中，E ；——土体中的弹性应变能} 

E r— 浆体中的弹性应变能j 
， — — 劈裂土体所需能量} 

一 劈裂区土体塑性变形所耗能 D 

量 } 

巨 —— 浆体表面与土体摩擦所耗 

能量} 

— — 浆液流动时克服其内剪力 

所耗能量； 

蜀r—— 为克服灌浆系统中各种摩 

擦所耗能量。 a 

由(2)式可见，在灌浆过程中只能部 1 

分能量参与地层中的劈裂过程。(图3)给 l 

出了软土在循环加载条件下的应力～应变 1 

曲线，由图可以看出，耗散比与振幅而且 

与频率都有关系。如所周知，在单相简谐 

荷载作用下，弹性介质的回路是一条重台 

的斜线，回路所 包面积为 0，因而没 有能 

量耗散J而弹塑性介质和弹粘性介质的回 

路分别为平行四边形和椭园(图 4)。回路 

面积表明， 由于土体颗粒之间以及裂隙之 
a 

(a) 

(a)弹性介质 

O 

w 团 
w△固 

I斟 2 回 蹦 

图 3软土的循环加载回路 

口 

I l 

7’ 
l ／ ． ’ 

7 

(b) 

圈 4 应力与应变曲线和滞变后回路 

(b)弹塑性介质 

f 

(c)弹粘性彳r质 
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间相互滑动引起的能量耗散既与振幅有关，亦与频率有关。因此，灌浆速率和灌浆压力在 

灌浆劈裂过程中是一对同等重要的参数。这样，在△z时间内灌浆所耗总能量是灌浆压力P 

和灌浆速率 的函数 

AW =f(P， ) 

当然，这只是对已给定的软土类型和浆体浓度而言，实际上，AW 应该是渗透系数 、浆 

液粘度 、灌浆压力 P和灌浆速率 的函数，即 

AW =f( ， ，P，V) (3) 

这几个变量的台理组合，可以使AW~ ,h。这是一个灌浆工程设计的优化问题，即在满 

足约束条件 

K =给定值 

P≥ 吼 

≥ L 

> 0 

情况下求 目标函数△ =，(K， ，P，V)的极小值。式中 

口 ——土的抗拉强度， 
— —

浆液仅能在输浆管中流动的临界粘度或浓度。 

以上所述为灌浆所耗能量，土体为抵抗劈裂占用的能量主要包括裂缝扩展消耗能量和 

塑性变形消耗能量，它们分别为 

Ei o dart 一 crZ~raz f (4) 

E— 一fT*￡ ‘ (5) 

式中， a——裂缝扩展长度} 

t——土层或被灌浆土体的厚度， 
— — 土体每单位表面积中的表面能J 

a一一 灌浆压力P在土体中引起的应力J 

E——土的弹性模量， 

￡ ——土的塑性应变。 

E。 +E 4atT-旦 一㈣  (6) 

当E—c+噩 的变化使其达到最大值时，裂隙将由稳定平衡状态向不稳定平衡的临界状 

态转化。根据变分原理，即当 

鲁 = -fl 

—  [4口fT一 f 
口 E 
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且 [6 + ]<o时，裂隙就开始进人不稳定状态。 

此时 
一  

一

2 —c tZ~Ja
． +4tT—d￡ =0 

占 

=  丝  

：  堡  
48 } 

(日 ￡ 一8aEJrT)一日 

(7) 

(8) 

4aJr 

上二式中， 

— — 土体劈裂的拉应力临界值， 《矾，即当土体中已有长度为 2a的裂隙时，应力 

达到 ，裂隙即处于不稳定的临界状态。反之，在拉应力a作用下，当裂陈全 

长达到2 =—2E
—(~ - ! L=旦 ：； 时，裂隙即开始处于不稳定状态。 

a一 土层在应力 a作用下裂隙长度的临界值。 

弄清土体劈裂 过程中能量变化的机理，无疑地对于合理选定灌浆 参数，进行优化 设 

计，有着重要的意义。 

根据上述的灌浆机理，可以想像，对于软土的每一粒级，都有其对应的一种或几种台 

适的浆液，可以在最优技术经济条件下灌注。 

软土地基在灌浆过程中除被浆液进行劈裂外， 还受到浆液的挤密作用。这种作用类似 

于承受内压的厚壁园筒，由于距灌浆孔较远的土体只是产生压密变形 (紧靠孔底处会形成 

遭受严重破坏和剪切的塑性变形区 )，它们基本上为弹性变形，可 以近似地用弹性理论韵 

平面应变问题解求径向位移以估计土体的压密变形。径向位移 用下式计算 

·高 + · 
(Pr +P,r ) (9) 

式中， m——土的泊桑系数’ 

P——灌浆压力， 

rt——浆泡的半径J 

r z——浆液的扩散半径J 
— — 土的弹性摸量J 

文献 [2]采用参数Ⅳ综合地示表 和 ，并指出在灌浆孔井壁处开始发生垂直劈裂的 

条件为； 

( )(zKo+鲁) (10) 
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水平劈裂的开始条件为 

鲁=( }三 )( +鲁) ⋯) 
式中， P——灌浆压力’ 

r—— 土的容重， 

^——灌浆段深度j 

— — 泊桑比， 

S ——土的抗拉强度 

。——浆液在地层中的渗透系 数， 。= 鲁 ， 

口——浆液粘度对水的粘度比} 

Ⅳ——综台表示 和 的参数。 

关于水泥类化学灌浆的一般加固机理，在文献中巳有较多的论述，限于篇幅，这里不 

再评述。这里只是附带指出：灌浆时对于某些不 良的边界条件 (水膜的存在、杂物或软土 

将浆液与土体隔离等 )要充分地注意，它们会影响浆液与土体的良好接触，从而影响化学 

胶结作用，以致使被加固土层的整体强度受到削弱。 

灌浆工程实例 

作为本文的结束，这里援引一个典型的灌浆工程例子。它是广州市电信局长途通讯枢 

纽楼的软土地基帷幕灌浆。 

1． 工 程概况 

该建筑系耗资3450万元的国家重点工程，位于广州东湖旁，拟建楼房地面上20层，高 

104米。地下 2层，底层最大挖深 8米。软土地基系第四系覆盖层，以淤泥、淤泥质层和亚 

粘土为主。厚4．8～8．4米，地下水埋深 1米左右，主要透水层为含蚝壳、粉细砂的淤泥质 

土层，呈流塑状态，易发生液化并具有触变性。 

灌浆孔 

图 5 工程平面示意图 
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基坑护壁采用 “排桩灌浆联合护壁”，即以人工挖孔桩挡土并用化学灌浆惟幕隔水的 

联台护壁措施(图 5)。挖孔桩直径为1．4米，桩 

间留有40厘米土层用化学灌浆方法固结充填， 

组成隔水帷幕墙。 

2． 灌浆效果分析 

灌浆效果比较理想，基坑开挖在无水状态 

下顺利进行 从场地南面的基坑开 挖 剖 面 来 

看，浆液是沿着软土地基的层理面张性劈裂充 

填土体的，劈裂和充填在不同岩性地 面的界面 

处更为明显 (图 6)，而且产状基本一致。地 

层上抬后，未见发生弹 性 变 形 的 回 落 现 象 

(图 7)。 

该场地的软土经水泥化学灌浆后，土体孔隙 ，、 

比 含水量和渗透系数都比原 来减小，而粘结力和 

承 兰 ‘表1)，灌浆帷幕体的质量经检查达 蛊 到了设计要求
。 索 

灌浆前 灌浆后 

图 6 灌浆前后的地层剖面 

0 5 lO 15 20 时间 Kd) 

图 7地基升降量与时间关系 

灌装前后备±层特性对比表 表1 

蜘 
＼

＼
地 层 淤 泥 (淤泥质土) 

、  

＼ 含水量 孔麟比 压缩模量 粘结力 承载力 渗透系数 E C I [R] K 
灌浆段 、＼  ( ) (kg，cm ) (kg／cm )l (kg／em ) fcm／s) 

灌浆前 55．24 1．51 68．B O．15 1 O．8 1．68x10一‘ 

灌浆后 d2．9 1．15 31．9 0· 0 I ·10 J 1—49×10 

物理力学 地屡l 亚 粘 土 
标 ＼ 土 0 含水量 孔隙比 压缩模量 粘结力 承载力 渗透系数 

＼ ＼ Es C J rR] K 
灌浆研段 ～＼ (％) (kg／~m ) (kg／cm )l (kg／cm ) (cm／s) 

灌浆前 27．08 O．78 32．9 O·18 J 2．1 1
．25×10一 

灌浆后 lB．0o O．70 24．3 o．49 l 2．B 7．09x10—0 
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口 一 一
Po．A

一

．B
(A+2htgO)(B+2 htg一0、 (1) 。 一 — — ⋯  、 、 ， 

式 中A、B——分别为矩形基础底面的长度和宽度 

P。——基底的平均附加压力} 

h——基底至软弱下卧层的距离。 

压力扩散角值因土质而异，当上层为硬土、下层为软土时，美国泰沙基，英国道门林 

橙和日本山口均建议采用3O。。英国道门林松 (Tomlinson 1963)还认为，如果硬土层有足 

够厚度时，应将此层看作一天然士板，他同时提出， 当此厚度大于二分之一基宽时，在软 

弱屠顶面的压力 为 
r

_● 

．  q： ； (2) 

式中 一 一基底 的总荷重} 
— — 周边剪力 ：基础周长 ×硬土厚度 x硬土抗剪强度} 

— — 基础底面积。 

．  这里需要补充一点说明的是，本文以后的压力扩散角 日是按下述方法计算的 (参见图 

1)：即采用双层地基界面上板宽范围内附加应力的平均值仉作为压力扩散角范围内B的 

平均附加应力，，按下式计算 0值 

对于方形基础，有A=B，则 

P0·B = ·B 

ts。= ' -B
一  (J 

双层地基模拟载荷试验 

1) (3) 

为能了解和研究双层地基的实际应力扩散情况，考察双层地基压力扩散角的变化规律， 

在中国建筑科学研究院地基所试验室试坑内进行了 6组地基模拟载荷试验 。 

1． 试验特点： 

．

‘ 试验中双层地基的上层 (硬层的厚度 

)为定值} 

． 基础宽度(B)为 6组不同值，并使硬 

层的厚度( h)与基宽(B)之比即厚宽比 h／B在 

0．12～1．0之间变化，由此探讨双层地基 应 力 

扩散作用随  ̂p的变化规律； 

c． 其中 4组为载荷板试验， 2组为矩形 

钢筋混凝土筏式基础载荷试验，由于该两组试 

验的基底反力分布较复杂 ，本文不作重点讨论。 
g． 试验方案 图2 P～S曲线 
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双层地基的上层 (顿层 )为3Ocm厚的碎石土，分层夯实，下层 (软层)为1．7m的填土， 

每层虚铺40cm后，刷蛙式打夯机击两遍，部分地区由人工补夯。填土下为天然地基。 

对碎石土和填土分别用直径为 1 50的圆板和50O×5O0的方形板做了戟荷试验，它们的 

P—S曲线见图 2。经计算碎石土的变形模量为20．2MP．~，填土的变形模量为l2
．
5MPa。 

土的主要物理、力学性质见表 1。 

土的物理力学性质 表 1 

变形模量 取土澡度 含水量 。 容 重 比 重 液 限 塑 限 塑 
I。 『压缩Es模量 Ea H 岫 l G ∞L cj]P 

I g／cm。 MPa MPa 

0．7 16．5 1．79 2
．7l6 26．9 18．5 8

． 4 14．2 12．7 

1．4 18．1 ； 2．03 2
．702 26。9 21．1 5．8 J 13．9 12．5 

2．5 33．0 1
．78 2．766 41．7 25．0 16．7 I 5

． 1 4．5 

3．5 23．2 1．95 2
．720 26．2 20．2 6．0 I 8

． 4 7．6 

r 

4．3 2 ．0 { 1．98 2．705 23
． 7 18．4 5·3 8

． 9 8．0 

试验的布置见图 3。其中3 00×300，500 x 500，707×707~1480×l48O为载荷板试验。 

1000×2000，2500×37OO为现浇钢筋混凝土筏式基础，板厚为150，见图4。这两组系 

100哑  0 
¨ 600 

图 8 试验布置示意图 图 4 1000 x 20oo，2500 x 3700筏基示意图 

由硕士生郭天强为研究上部结构对底板反力的作用而进行的试验 。作者在其碎石土垫层 

(亦为3O㈣厚 )与填土相间的层面上埋设了压力盒，以观察应力扩散情况。故这两组试验 

除上面所述的压力盒数据为亲自铡得外，其泉数据由文献 提供
。 

3． 试验装置及加荷方法 

本试验中，在碎石土垫层与填土相间的层面 (为简化起见，此后一律称软层顶面 )E 
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埋设了钢弦式压力盒，布置见图 5。 

( 

瑚 广  —1竺兰 ／，1 
土——  ， 

V I ’ 吉
— — 一 

r。’ ——' _E}畸  

150 n25J2 )o 西 

一  

， 壹 
占—e一 __j ．． 
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： l ．2oo ll l7 ，L 
— j ： ’ 一 I 一 
I ’ ＼、4 1唑 
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鲁 ‘ ， 0 U 0 

睾 t 
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为观测基底压力的分布特征及检验压力盘精度，还在 707×707，1480 X 1480压 板 下 

及2500×3700基础下埋设 了部分压力盒。 

荷载由预估极限荷载划分为十级，分级加载。压力盒读数是在每级荷载稳定后测取。 

4． 试验结果及分析 

基底的反力分布 蓉的来说呈中问小，四周大的形式 (图略 )，这是由于基础刚度很大 

的缘故。 

在试验结果的整理中，注意到。基底压力盒所测得的平均值 (最詹一级 )与荷载值误 

差在7．8 以内，说 明压力盒及设备的精度是有保证的 

图 6为 4组载荷试验的P-S曲线；①、② 

◎、④分别为300×300，500 X 500，707×707和 

1480×1480载荷板的P—S曲线。 

图7至图12(参考 ，未附入)为软层顶面压力 ‘ 

分布曲线。图中只画了对称轴线上的反力分布 
．  

情况。由于对称轴上各对称点(一般为四点)间 ． 

的差值甚少，故将其平均值作为该点的压力值。 

对试验结果及各类试验曲线可以从以下几 

方面进行考察分析。 ～ 

。· 从图6的P—s曲线中可以看出各组曲 s(mm) 

线直线段终点的P值，即比例界限荷载。 
①组(h／B：1．0)为0．30MPa，②组(h／B： 图。 P—S曲线 

0 6)为O 27MPa ③组(h／B=0．42)为0 25MPa，④组(̂ =0．2)为0．21MPa。 

从前面图 2的P—S曲线可以看到，碎石土的比例界限荷戟为 0．33MPa，软层土的比例 

界限荷戟为0．2MPa。这样一比较发现，当h／B=0．2时，碎石土的扩散作用已非常少。 

b． 对有关图表进行分析，发现 k／B>~0．3时的软层顶面的压力分布形式同 ／̂B=0．2 

的反力分布形式具有明显的差别。前者的应力分布曲线呈中间大，两端小的形式，而后者 

则出现中间小，靠近板边 (内侧 )的反力值较大的现象。 

我们知道，基底的反力分布形式同基础的刚度很有关系。由于载荷板的刚度非常大， 

几乎可看作是刚性的，故它的基底反力分布呈边缘大、中间小的形式。 

h／B>~o．3的软屠顶面的反力分布形式已同它们的基底反力分布形式 (作者认为这几组 

试验的基底反力分布形式同属一类 )不一致，可以认为这是 由于应力扩散的缘故。 

h／B=0．2的软层顶面的反力分布形式同它的基底反力分布形式有相似之处，或者说是 

趋于一致的 这说明当h／B：0．2时，基底的反力分布形式直接影响软层顶面的反力分布形 

式，即这时的应力扩散作用已相当少。 

C． 另一直观的现象是当荷载增强时，板外点的反力值的增加速度逐渐降低，当荷载 

接近极限荷载时，板外点的反力值几乎不增加。究其原因，可以认为随着荷载的增加，在 

板底逐渐形成一较硬的块体，它的面积逐渐趋向于板宽范围，最后的荷载 (极限荷载 )也 

几乎只限于该范围内传递，这同h／B有关，h／B越小，这种现象越明显。 

d． 考察试验中双层地基压力扩散角 随h／B的变化情况。根据软层顶面压力盒所测 
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得的反力值，按公式(3)计算出各组的 值。 

当h／B=1．O时， =24．6。，破坏时日=19．4。， 

当h／B：0．6时，日=18．7。，破坏时日=14．5。； 

当 ／B：0．42时，日=13．9。，破坏时日：1 0．1。， 

当h／B=0．2时，日：4．5。，破坏时日=2．3。。 

对于1000×Z0005~2500×37oo~j情况，也将它们的面积换算为等效的正方形面积，按 

实测值对 值作了计算，尽管这样换算并不十分恰当，但仍可说明一些现象。 

1000 x 2000组试验相当于 ／B=0．3，日=8．2。，破坏时日=6．1。J 

25fi0×3700组试验相当于k／S=0 12，日=1．7。，破坏时为0．6。。 

上面所计算的 值一般比较小，这主要是由于上下两层的特性差别不明显的原因 (它 

们的变形模量之比为1．6)。 

0值的变化说明双层地基的应力扩散作用随 ／B的减小而减小，当 h／B<0．2时，它的 

扩散作用巳非常小。 

当h／B：0．2时，对于前二级荷裁，地基无剪切破坏特征，这时无论从软层顶面的反力 

分布情况 (注意板外点的增值现象 )还是从 0值的变化情况来看 (前二级裁荷下的 日值很 

接近 )，双层地基的应力扩散作用仍可有效地发挥，这一特点对于上下层性质差异较大的 

双层地基，具有较大的使用价值。 

综上所述，可以得出这样的看法：双层地基的承载力及压力扩散角 0值随厚宽比 h／B 

的增大而增加。当h／B≤O．2(通常认为 h／B<o．25)时， 值甚小，反映到地基承载力上 

则它的值提高很小。与此同时，软层顶面的反力分布同基底反力分布具有类似的形式，而 

在上层地基未产生冲切破坏前，尽管这对的应力扩散作用不大但仍能有效发挥。 

双层地基压力扩散角值的推算 

因试验结果只考虑了口=Et／E =1．6的一种情况 ，为全面了解扩散角 日值的变化情况， 

作者用有限层法程序对 0值随口=E-／E,及h／B的变化情况作了计算，如 表 2。计 算 按式 

(3)进行 所考虑的荷载形式为均布方形，软屠顶面的压力值为该面上的 144个点竖向附 

加应力的平均值。口为上下二层变形模量的比值。 

由表 2可以看出，扩散角 日值随 口和h／B的增大而增加。在 较小时 (a<3)和 ，B 

较小时 (h／B<o，2， 0值甚小。对于h／B：O．25的情况，可按表 2作线性插值，得 口：k 

=4．1。| 口=1．6， 臼=5．5。} 口=3， = 10．1。J ：5， 臼=1 2．8。， =10， 臼=21．9。。 

广义的双层地基概念 

由表 2可知，当口=l时，随着h／B的增大扩散角 值 也随之增加，实际上 =l(假设 

泊松比也相同 )是均质地基，这可看作是双层地基的一种特殊情况，可把这种应力扩散称 

为 “自然扩散”，说明地基应力扩散是地基固有的性质。 

当 >l时，即地基上下两层的性质有明显差异时 霉2可看出扩散角日值随 和 
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双层地基压力扩敏角 位 单位(。) 寰2 

h／B I 1．6 8 5 10 

0 0 l 0 1 0 0 0 

0．2 2．8 3．6 6．7 9．2 18．9 

0．d 7．9 l l1．2 20．6 23．4 31．0 

1．0 19．1 I 23．7 29．3 34．1 『 40．7 

h／B的增加变得越来越明显，但由于实际工程中 和h／B不可能很大，加上双层地基破坏 

时口值的降低， 日取值一般不超过30。，可把这种应力扩散称为 “相对扩散”，也就是通常 

所指的狭义的双层地基应力扩散问题。 

如果我们作进一步的推测，假设 很大 (如a~lO．O0)，即假设双层地基的上层是由非 

常硬的材料掏成，这时如果不考虑上层地基的破坏，可以推测荷载的传递全部由上层扩散 ， 

即这时的扩散角将接近于9O。，可称为 “绝对扩散”。实际上上面的假设可通过实际工程来 

说明，即把地基的上层用钢筋混凝土板来代替，这时 口很大 ( >1000)，即使h／B很小， 

它的 “扩散作用” (实际上巴变为由板的面积直接分散荷载 )也可完全发挥。 

把均质地基问题，一般的双层地基问题及一般的地基基础问题归入广义双层地基的范 

畴，使我们在考虑地基处理方案时能有一个比较全面的选择，尽量使方案经济，合理和有 

效。 

结论 

1． 从广义的双层地基概念出发，许多地基基础工程问题可比拟为双层地 基 问 题 考 

虑。 

2． 双层地基的压力扩散作用随双层地基的模量比口和厚宽~Ch／B的增大而增大，当 

口≥3和h／B>o．25时比较显著。 

3． ~h／B<o．25的情况下，只要双层地基的上层 (硬层 )不发生破坏，双层地基的 

应力扩散作用仍可有效发挥，这一点在 较大时有其显著的使用价值。但需慎重。 
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处理。 

具体土层分布简述如下： 。 

(1)人工填土： 杂填 土， 层厚 1．4～ 1．6m 

(2)粉土：褐黄或粉褐色，稍密，稍湿～饱和，软塑～可塑，含大量云母片、铁锰质 

及少量姜结石，有未压实的气孔及未腐烂的植物根，层厚3．4～4．8m，是一软弱层。 

(3)粉质粘土夹层J灰褐色，中密，湿～饱和，可塑状态，含大量云母片及铁锰质， 

层厚0．2～1．3m。 

(4)粉土。灰褐色，中密，湿～饱和，可塑，含大量云母片及铁锰质，少量姜结石及 

未腐烂的植物根，层厚1．4～3．3m。 

(5)粉质粘土；同(3)，层厚0．3～0．5m。 

(6)粉土；同(4)，层厚较厚。 

地下水为潜水型，枯水期勘察地下水位为3．8m，丰水期地下水位为2．0m左右。 

方案的设计 

处理选用振动沉管挤密碎石桩，桩径(D)采用 425，等边三角形排列，原地基承载力 

R =80kPa，桩土应力比 取2．5，处理后复台地基承截力R． 要求达到l50kPa，处理后若 

不考虑桩间土承载力的提高，则要求置换率 m为： 

：(R。 一R。)／[( 一1)R。] (1) 

式中 m⋯⋯置换率 
⋯ ⋯ 桩土应力比 

R。 ⋯⋯处理后复台地基承载力(kPa)。 

⋯ ⋯ 处理前天然地基承载力(kPa)。 

Ⅱ m=(15O一8O)／[(2．5一1)·80] 

：0．58 

即桩的间距d 为。 

d =D、， f(4—m—-co—s3—0~、 

0·425‘ -0_i 五j (2) 

=0．53(m) 

如此小的间距是不现实的，施工将是无法实施的。 

如取间距d。=1．2m，则相应置换率 m=0．11，假定碎石桩体积全部为土体被挤密的体 

积，按平面问题取桩长1m来考虑，每一桩所承担的加固面积为 dc·cos30。，如此对这部分 

土体的孔隙比的改变Ae=m(1+ o)，再考虑处理时地面的隆起或下沉，端部效应，以及桩 

身内土的渗入等，取一有效挤密系数 ，本处假定 为0．65。 

则I △ = *m·(1+e 0) (3) 

=0．65-0．11·(1+0．75) 

=0．125 
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查地基规范中承载力表，对应土层处理前天然孔隙l：Le o与含水量 附近，当孔隙比改 

变0．1O~承 载力约改变 40kPa。由此推算，处理后桩间土提高40-0．12 5／0．1=50kPa，则处 

理后复台地基承载力为： 

R。 =[1+?11*( 一1) * ； (4) 

式中； 。，_⋯··处理后桩间土承载力(kPa)j 

R； =R，+AR． 

= 80+ 50 

=t30kPa 

、 ⋯ ⋯ 同式(1) 

则I R = 1+0．11·(2．5—1)]*(80+50) 

=151kPa 

此外，碎石桩的形成，一方面如上面的估算，由于对桩间土的振动，挤密效应，土体 

内孔隙水被排出，孔隙比减小，土体重新固结，强度提高，另一方面，碎石桩本身又是一 

个良好的排水通道，它的存在有利于土层中超孔隙水压力的消散，从而有效的增强土体抗 

液化的能力，据国外的研究成果表明，例如，美国Seed教授经研究后认为 当碎石桩桩径 

与桩距之比大于0．25时，土 层是不会掖化的，我国国内的科研成果也证明了这一点，因此 

当取桩径 42 5，桂距1．2m时，径距比为0．35，大于0．25，从而土层是不会液化的。 

综上分析，对该工程采用如下方案：碎石桩桩径 25，正三角形布桩，桩间距1．2m， 

即置换率m为 0．11。 

振动加速度，侧向挤压力与孔隙水压力测试 

为了施工过程的控制，又新建楼距原建筑物较近，其突出部分距原楼外墙轴线距离为 

6m，最近的一排碎石桩距原外墙 3m，还有其他设施距桩也很近，为 了保证已有设备的 安 

全，在施 Tt式开始前，埋设了若干传惑器，进行了振动加速度，侧向挤压力与孔隙水压 

力的测试，各测点的布置如图1所示。 

E 

8 ‘ 

1 01 3巷 ：m600 。 2 1 ： 。 
— 薯 1 i 垡 §f⋯ =一一一 
- 霜 = 

一  

图 1 试验测试点布置图 

注·0碎石柱 ·孔隙永压力测点 口振动加碡度测点 ×侧向土压力测点 

． 侧向帮压力 
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将压力盒受力面面向振源， 

盒，见 图1。 

沉管过程中不断监测压力 

变化，观察表明，一般当沉管尖 

超过压力盒埋深0～1．Om时， 

侧向水平挤压力最大，成桩完 

成停止振动后，压力减为最大 

值的1／3左右，至 24小时回到 

零，拔管与反插时的压力值低 

于沉管肘的最大值。 

最大侧向水平挤压力随距 

离的变化示于图2。O．6m处的 

分别距柱中心O．6m，1．0m，1．5m，2．3m共埋设 6个压力 

0 0．5 1．0 i
． 5 2．0 2．5 L(m) 

图 2 最大侧向水平挤压力随振动距离衰减曲线 

挤压力是1．Om处的2．7倍，1．Om处与1．5m处比较接近，以外则降至15kPa左右，这从一方 

面表明，选取 1．2m的间距，具有较大的挤密作用， 

2． 垂直振动加速度与水平振动加速度 

如图l所示，l#～3#共埋设四个加速度传感器，其中1#点理设了二个，一个用于测 

水平方向加速度，其他三个均是测垂直方向的，埋深均为 1．5m，按图1的布置，测试时最 

远的振源距l#点水平投影距离为7．8m，最近为0．6m，3#点距振源最远达 l1．O～l2．0 m 

在每根桩成桩过程中，连续 

观测四个传惑器的变化，当沉管 a(‘m ) 

时，下沉深度与传感器埋深相同 

时，加速度达到最大值，以后逐 ， 

渐减小，拔管与反插时的加速度 0．6 

远小于成孔时的值，大 约为成孔 0·5 

时的 1／3~1t4，图3为最大振动 

加速度髓水平距离的衰减，水平 ：_二 
方向的加速度稍大于垂直的，从 

图 3可见，lm范围内较大，距振 
源2．0～3．0m已降到O．2 6．om 0 。 。 5 8 10 11 12 Lfm) 

以外以低于O．1 通常认为衰减 圈8 振动加速度。随水平距离工衰减曲线 

按指数规律，但拟合的结果表明双曲线相关性较好。 

垂直加速度{ 口 ：0．0150+0．3S33／L (5) 

水平加速度} ：0．0016+0．5611／L (6) 

式中 L⋯⋯与振源的距离(m) 

在式 (5)、(6)中， 、 与 l／ 的相关系数分别为 0．997与0．993，方程的标准差为 

0．0l29g与0．0603g 

当处理场地附近有某些设施时，若该设施允许的加速度为 口，可考虑水平加速度与 垂 

直加速度的选加，根据式(5)、(6)推导出施工安全距离，L(单位t m) 
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L>0．6727／(目一0．01) (7) 

式中： ⋯·该设施允许的抗震加速度 (单位：g) 

3． 孔隙水压力 

集中埋设了6个孔压传感器，位置示如图l，均埋设在4．5m深处 ，成桩过程 中，连续观 

测超孔隙水压力的变化，图 4展示了不同距离处超孔隙水压力峰值， 为测头埋深处的上 

覆土自重，从土中可见，液化半径约为 1．5m左 右，在此范围内，成桩时超孔隙水压力增 

至上覆土的压力，土体液化，观察表明，成桩过程 中附近碎石桩作为超孔隙水压力的良好 

排水通道，有大量孔隙水 (带较细土颗粒 )排出，促进了地基土超孔隙水压力的消散J停 

止振动后1个小时，孔压消散为液化压力的56 ，6个小时后，孔压消散为液化压力的25％， 

消散规律如图5所示 

图4 布同距离处孔隙水压力峰值曲线 图 5 孔隙水压力消散曲线 

施工概况 

施工机械采用DZ-60Y型振动沉管打桩机，振动马达 30kW，振动频率为 1 6Hz，密实 

电流为40~45A，成孔速度控制在每分钟 1．0～2．0m，沉管直径为 377mm，桩尖为三瓣式 

括动管靴，石料选用5~30mm规格的碎石，井掺人20 的中粗砂以提高桩身的密实度，沉 

管一次下到设计深度后，投料然后拔管，边振动边反插，鉴于该工程基宽 3．Om，基 低 埋 

深2．8m，而3～6m深处土层较软弱，该层又是主要持力层，因而在该层增加反插次数，一 

般不少于2～3击，使该段桩径有所扩大，成桩的顺序，原则上是 由外向内，具体施工中考 

虑机械行走的方便，实际上是先在周围打设3～6排，然后再顺排进行。 

施工过程中，在碎石柱中出现喷砂冒水现象，形成一个个小的土堆，形如小火山堆， 

随之，孔口及其附近地面下沉，由于施工是顺长轴方向进行的，在距施工轴线 5．O～6．Om 

范围内，地表有肉眼可见的裂缝出现，裂缝平行于轴线，处理结束后，整个场地下沉，经 

水平仪观测，场地平均下沉250ram，从宏观上反 映了对地基有很好的振密效应 

鉴于场地附近有一旧楼，结构形式采用框架体系，天然地基，长度与拟建楼相同，考 

虑到上述测试结果与施工时地表开裂及下沉的情况，为保证旧楼的安全正常使用，一方面 
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将处理场地靠近旧楼的突出部分改用其它处理措施，使碎石桩距旧楼最近距离拉开 到 8．5 

m}另一方面，对旧楼进行沉降观测。观测使用N3精密水准仪。观测结果表明，最大附加 

沉降5．44ram，平均 3．05mm，倾斜率为 1．4／10000，远小于规范的允许值，也未发现其它 

任何不利影响。 

效果检验 

检验采用原位测试结合室内土工试验进行，标准贯入勘溯孔3个，每1m做标贯一次， 

取土勘测孔3个，每一米职原状土1个，碎石柱用重型 (Ⅱ)动力触探，共检测了2根。 

室内土工试验结果表明，处理后的各层土的工程性质均有较大改善，孔隙比减小，压 

缩系数降低，土体强度有明显的提高，处理前后孔隙比 e及压缩系数a 一。对比见图6，图7， 

0 6 0．7 0．8 0．9 

(m) ‘ 

图 6 各土层处理前后孔隙比对比 

II" 

图’ 各土层处理前后压缩系数对比 

还应说明的是，粉土在取样运输过程中，原状土易受扰动，水分析出，土样密度增大，针 

对此现象，曾在现场散了些含水量与密度的试验，并与室内试验结果对比，处 理 前 的 土 

样，对比结果表明，含水量差值为2～3 ，干密度差值达 0．O9～O．17(g／cm )，平均“O．14 

(g／cm。)。而处理后的这种差值规律性不强，不能明显表明运输的影响，一般，图中 给 出 

的处理前的e、at—t偏小，尽管如此，仍能明显反映出处理的效果。 

处理后的标准贯入锤击数N提高较多，根据 建筑地基基础设计规 范 (GBT7—8 9)。 

建筑抗震设计规范 》(GBJI1—89)，按标贯击数以及结台粘粒含量综台判 断，场 地 处 理 

后，其承 载力和抗液化能力均大大增强。计算表明t场地处理后液化层内标贯击数 N，均 

大于设防烈度为9度的标准贯入击数的临界值，见圈8。其液化指数平均值为1．28，台乎规 

范要求。 

以现场试验结果为主，结台室内试验，综台确定处理后桩间土的承载力为16~kPa。 

碎石柱桩身用重型 (II)动力触探检测的动力触探击数曲线见图9，触探结果表明，在 
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(m) (m) 

圉8 各土屠处理前后标贯击数对比 图9 碎石柱重型(Ⅱ)动力触搽击数(N63．5) 

主要持力层范围内触探击~N(63．5)在l3击以上，表明碎石桩是密实的。 

计算复台地基承载力 Ⅲ 

R。 =[1+m·(n—1)]· ， 

式中符号的意义同前 。，为处理后桩问土的承载力，考虑处理后桩问土承载力较高， 

取为2．0。 

则l ． =[1+0．11·(2．0—1)]*160 

=178kPa 超过设计要求 

结论与建议 

1． 对于新近沉积、饱和、较松软的粉土层，采用振动沉管挤密碎石桩法处理，是一 

种很有效的方法，它可大大提高地基土的承载力和抗液化的能力，具体针对本次试验的土 

层，当采用桩径 425，桩间距1．2m，正三角形排列时，桩间土承载力约可提高1．O倍，抗 

液化能力提高到9度。 

2． 当采用振动沉管挤密碎石柱处理地基时，建议按下式来估算桩间土的承载力的增 

值af。 

△，= 。m·(1+ 口)·10．af o 

式中： m⋯⋯碎石桩的置换率| 

0⋯⋯土层的夭然孔隙比， 

△，0．t⋯· 每减小0．1时承载力的增值，可使用《建筑地基基础设计规范 》 

(GB~7—89)附录五来确定，如粉土，按天然台水量 与 查表，计 

算 。附近 变化0．1时增值，△，。约为10~50kPaj粘性土则按 与 

液性指数 ￡查找，Af。=10~45kPaj对于饱和的淤泥和淤泥质 

土，af 为相应于台水量减少 4 时的承载力增值，按含水量查 

表，大约△，。=4~10kPaj 

— 

跖 骑 度 一一一一 暇 

訇 黻 
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⋯ ⋯ 有效挤密系数。视处理时地面变形，端部效应与桩身内土的 渗 入 

情况职值，也与土质条件有关，当地面下沉时取大值，隆起 取 小 

值}松散粉细砂职大值，饱和粘性土取小值，一般t／<1．0 本例中 

= 1．o。 

(以上建议的Af o、 今后应通过一系列试验及工程实践来验证， 以便提出系统的参数 

值表供处理设计时采用 ) 

3． 从水平挤压力、加速度与孔隙水压力测试数据证实，振动沉管挤密碎石桩对桩间 

土的挤密作用，最大发生在成孔过程中，拔管与反插过程中的挤压力都小于成孔时，从这 

些观察也表明，对本次试验的土层，采用问距1．2m，是经济合理的。 

4． 当拟处理场地附近有已建设施时，采用振动沉管挤密碎石柱处理地基，应注意处 

理过程中对临近建筑物可液化地基的振陷影响，本文测试结果可具体估算其影响 一般情 

况下，应有一定的施工安全距离，施工时应注意观察地表开裂情况，临近重要设施应进行 

沉降监测。作者分析沉降资料后认为，安全距离应约等于处理深度，一般 8~lOm以 外为 

好，此时水平与垂直振动加速度均 已降低到0．1g以下。 
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土体的侧压力系数 K。增大，颗粒接触有小的变动，使现有的结构趋向稳定，从而提高了 

砂土的抗液化能力。尽管这方面的研究巳取得了较为显著的成果，但由于目前土动力学研 

究整体水平所限，在实际工程应用时，常常将有益的预剪作为安全储备而不予考虑。 

(二 )复杂应力条件下土体动态特性研究 

1971年的美国旧金山地震，使许多工程产生较大的变形甚至失事，而事后的单向振动 

试验得出的坝体沉量显著小于现场实测值，然而却与数值分析结果十分接近。这一现场的 

产生使得人们不得不对土体的动态特性进行更为深入的研究 研究表明，在多向地震波及 

海洋波浪作用下，土体中极有可能出现复杂的应力路径，如土石坝中主应力轴 的 左 右 偏 

转、海底土层中主应力轴的连续旋转等。然而常规的动力试验应力路径与土体实际所经历 

的应力路径存在较大的差异 (见图1)。研究资料表明，土体在旋转剪切作用下将产生可观 

的塑性变形，不排水条件下体积压缩的趋势转换成有效应力的降低，从而加大了无粘性土 

液化的可能性。因此，常规的动力试验过高地估计了无粘性土的抗液化能力，使得工程建 

筑物失事的风险增加。 

(a)常规动三轴 

图 1 试验应力路径 

(b)常规动扭剪 (c)波浪引起的主应力轴旋转 

早在70年代中期，英国学者Wood在运用真三仪对 Kolin粘土的变形特性试验研究中发 

现，当应力路径为 平面上的圆周时 (对于屈服面符合Mises准则的材料，这是 一 典 型 的 

“中性变载”)，粘土产生了相当明显的塑性变形。8O年代初期，英国学者 Symes采用Ham 

砂作了三组控制动应力轴偏转的试验，揭示了即使动偏应力差保持不变，动主应力轴的偏 

转同样可以引起显著的孔隙水压力增加。 当然，对动主应力轴连续旋转条件下无粘性土动 

态特性较为系统的试验研究还应首推 日本东京大学Ishlsara教授及其同仁。 自1983年以来， 

他们利用自己研制的空心柱扭剪动三轴仪，成功地实现了动主应力轴的连续旋转，取得了 
一 系列的试验成果 ，从图 2给出的四种典型非比例加载试验结果可以看出，在保持动偏 

应力值不变的条件下，不同应力路径的试验结果存在较为明显的差异，主要结 论 可 归 纳 

为；1．主应力轴旋转条件下土体受剪所引起的剪应变明显大于主应力轴固定受剪所 引 起 

的剪应变，砂土的抗液化强度将降低3O 左右J 2．应力空间中三个主应力值保持不变时， 

主应力轴旋转仍可使土体产生明显的塑性体积变形’3．具有各向异性初始结构 的 砂，其 

变形特性明显地相关于主应力轴旋转的方向。近年来，我国清华大学周景星教授及其合作 

者 也成功地实现了动主应力轴旋转的自动控制实验条件，针对砂土进行了不 同初始应力 

条件、不同动偏应力下的动主应力轴旋转 自动控制试验及相应条件下的常规动扭剪试验 ，得 

到了与Ishihara等人相似的结论。无疑，上述研究成果大大促进了土动力学的发展，为今后在 
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工程设计中全面计入动主应力轴旋转这一重要因素提供了试验基础 
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图 2 四种典型应力路径反应 

⋯ 试验值 一 预测值 

(自上而下t 90。-27C。循环、十 字交叉、椭晦及圆形路径 ) 

土动力学基本理论的研究 

试验研究的逐步深入较为深刻地揭示了土体在循环荷栽作,ffrF的变形机理，使得土动 

力学基本理论的研究应运而生，工程实践的需要及电子计算技术的迅速发展，为土动力学 

基本理论的研究提供了广阔的天地。 

(一 )粘弹性理论 
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自美国学者 Secd1968年提 出用等价线性方法近似考虑土的非线性以来，线性粘弹模型 

已有了较大的发展 按照我们的看法，一个相对完整的粘弹性模型应该包 含 4个 经 验 公 

式：1．平均剪切模量G；2．阻尼系数D；3．永久体积应变增量 △ 及永久剪切应变增量 

at"}4．当饱和土体处于完全不排水及部分排水条件下，还须给出孔隙水压力的 增 长 和 

消散模型。另外还需考虑一个统计循环荷载次数的方法。关于G和 D的确定方法目前主要 

借用Hardin—Drnevich的双曲线理论及Rr,mberg—Osgood理论，也有一些学者根据试验资料直 

接归纳出其经验公式。研究已经表明，各种公式之间的差异不是很大，鉴于粘弹性模型本 

身是一种近似方法，在这方面再做过细的工作似无多大必要。值得一提的是，由于上述经 

验公式大多来自于单向振动试验结果的归纳，因此对于多向地震波作用下动压应力及动剪 

应力的共同作用难以考虑，但这一困素对G的影响可达100％。 

Martin等人” 根据等应变反复单剪试验结果，提出了循环荷载作用下永久体积应变的 

增量公式。公式中包含两个变量，一个是动应变幅值 ，男一个则是永久体积 应 变 全 量 

， 后者实际上是荷载历史的反映。其后， 日本学者八术、大冈、石桥分别由等应力动单 

剪试验及扭剪仪各自提出了计算永久体积应变增量的经验公式 至于永久剪切应变增量公 

式则很少有人提出，笔者曾根据循环三轴试验结果建议了一组计算堆石料的永久体积应变 

及剪切应变增量的公式。并结合进相应的有限元动力分析程序用于分析计算了堆石坝的地 

震永久变形 。 

孔压模型是饱和砂土振动液化研究的关键，目前为止，各国学者根据 自身的试验资料 

提出的模型巳为数不少，它们大体上可分为：l_应力孔压模型}2．应变孔压模型}3．能 

量孔压模型；4．有效应力路径孔压模型 5．内时孔压模型。应力孔压模型由于无法解释 

士体的反向剪缩特性而受到批评，而应变孔压模型较之于其他模型由于物理意义更为简单 

明确，且可以直接和动力分析中的应变幅值联系起来而倍受重视。这方面比较有代表性的 

是汪闻韶 和Martin等人 的研究成果，他们将不排水条件下的孔压与排水条件下体积变 

化相联系，分别给出了如下的表达式 

△U=E △ r (1) 

△U=E △￡， (2) 

式中的体积回弹模量及压缩模量是两种试验条件下的转换系数。显然，式(2)形式上可能 

较式(1)合理，这是 因为当士体屈服后，再用回弹模量来推求体积应变变化引起的孔隙水 

压力变化似乎不符合弹塑性理论的基本概念 当然，它们在概念上的矛盾为不同试验方法 

下作者们定义的试验参数所部分调和。 

统计等价循环荷载的次数不外乎以下三种方法：1．采用危害累积量等同的原则}2． 

按应力累加量等同的原则}3．按应变累加量等同的原则。以上三种方法第一种似乎 只 适 

用于动力稳定分析，这是因为它本来就是从极限平衡理论出发的。第二种方法不及第一种 

方法合适，这是因为塑性应变是颗粒间滑移的结果，塑性体积应变与剪应变总 是 同 时 发 

生，已有的试验资料表明，采用应变幅值作为变量后，孔隙水压力与其之问将存在唯一关 

系，而与试样制备的方法及相对密度无关。 

尽管粘弹性理论还存在多方面的不足，但它毕竟是试验结果的归纳，形式上也比较直 
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观简单，经过适 当的处理和改进后结合进有限元动力分析程序，同样可以计算出循环荷载 

作用下土工构筑物的永久变形及孔隙水压力的平均发展过程。 

(二 )弹塑性理论 

众所周知，循环荷载下土体的变形特性更接近塑性滞回体，粘弹性理论将本属于塑性 

性质的变形当作粘性项处理是不台实际的J而早期的弹塑性数值模型大多属于 加 工 硬 化 

型，假定土体在届服面内是弹性的，不适用于循环荷载情况，这是因为许多试验资料表明 

应力路径在屈服面内仍然产生不可恢复的塑性变形。为此，Pr~ger等人引入了运动硬化理 

论 但M rz认为简单的运动硬化理论并不能台理地反映循环荷裁下土体的实际性 状，罱 

而进一步提出了多组合的运动硬化理论 80年代初，Baladi等人在等向硬化模型基础 上， 

建议了一个所谓的 “收缩届服面模型”，他们假定帽子型届服面在加载时能扩大，卸载时 

届服面按某种规则发生收缩，再加载时又进人塑伴区，从而在循环荷载的多次加载时，土 

体都将出现永久变形和孔隙水压力的增长。在这方面的研究中，Ghabonssi，Prevost，1wan， 

Pender以及左滕忠信等人也曾作过较大的贡献 。由于这些模型较为复杂，而且在具体应 

用时常常遇到难以克服的困难，使得人们不得不努力寻求更为简单的理论。80年代初期， 

美国加里佛尼亚大学Dafalias等人在M6rz加工硬化模量场的启发下，首先提出了边界面塑性 

理论，在此基础上建议了一个零弹性域边界面模型“”，该模型的关键在于较为成功 地 定 

义了模量函数 (应力状态至其边界面上投影点的距离 )，标定了模量因子。值得 指 出 的 

是，大多数土 具有显著的非线性，尽管弹性应变作为变形中的可恢复部份 自始至终存在， 

但人们几乎很难指定一个区域在其内加载或卸载时不产生塑性变形，因此零弹性域边界面 

模型不但使描述循环荷载下土体的弹塑性模型本身变得较为简单，重要的是它客观地反映 

了土体的主要应力应变特性。 

正如本文第一部分所述，近代试验土力学深刻揭示了土在非比例加载下的重要变形特 

性，也暴露了经典弹塑性理论在描述中性变载、旋转剪切应力路径下土体变形时的无能为 

力 tt 3。为此，80年代中期，加里佛尼亚大学Dafalias提出了边界面胝塑性(Hypoplasticlty) 

理论，即应力增量与应变增量的非线性理论 考虑到Bl八增量非线性将增加数值积分的困 

难，Dafalias将这种非线性限定在流动法则与应力增量方向的相关性上。1989年，Wang Z． 

L．“ 在加里佛尼亚大学攻读博士学位期间发展了这一理论，建议了一个描述砂土液 化 的 

数值模型。该模型采用沿应力路径切线方向延伸投影的方法，在破坏面上确定一个投影点 

及相应法线方向 ，然后假定流动方向在边界面法线方向 与这一投影点方向之间，其具体 

位置可由一试验标定的参数确定 (见图3)。其塑性应变增量的表达式为 

(击 击 )(phr )+ !+壶加 (3) 
式中：日 分别是相关于偏应力增量的塑性剪切和体积模量函数，日 、 则是相关于 

球应力增量的塑性剪切和体积模量函 数。r： ／P，s： 一PI， D=NDINDI～，ND=zD 

+(1一z口)赢 =ⅣⅣIⅣ I-。，ⅣⅣ=z +(1一zⅣ) 。作者将这一模型的预测结果与多种 

无粘性土的非比例加载试验作了比较，得到了令人满意的结果(见图2) 随后，Li X．s．⋯’ 

将Wang Z L．建议的模型结合相应的有限元程序，同时他还考虑了多向振动效应，数值分 



1993年 6月 地 基 处 理 

析得出了与台湾某工程实测资料较为接近的结果。需要指出的是，Wang Z．L．建议的数值 

模型至少有如下问题值得商榷：i．式(3)并未将塑性形状变形及体积变形分开，这是因为 

D=f(sⅢ S )，并不是偏应力的一次函数，因而式(3)中的第一项包含了塑性体 积 变 

形。2．式(3)中的第三项反映当存 芭初始偏应力时，球应力 的变化可 引起塑性偏应变， 

但当p减小时将得出塑性形状应变为零的结果，这显然是不合理的。事实上，当 减小时 

(即孔隙水压力增大 )在 — q平面上的摩尔圃将逐步靠近破坏线，即产生明显的塑性形 

状变形甚至破坏，3．模型的参数较多且确定较为复杂，一些参数还难以由常规试验标定 

从而使其推广应用受到限制。 

圉＆边界曲_面偏量法向再与破坏面上切线投影点处偏量法向舞(Wan~等，1989)。 
_ 

8O年代初以来，国内在土动力学基本理论的研究方面同样取得了长 足 的 进 步，1980 

年，沈珠江就提出了驱动应力及应力协同度概念。1989年他发展了原来的思想，在借用理 

性力学及内时理论中的减退记忆原理、老化原理的同时，提出了塑性应变的惯性原理、协 

同作用原理及驱动应力等新概念，在此基础上建议了一个反映砂土在循环荷载作用下的广 

义弹塑性模型“ 。数值模拟与多种应力路径下试验结果的对比表明了其合理性。谢 定 义 

及其同仁经过多年的不懈努力，建立了饱和砂土的瞬态动力学理论体系“ 。该理论 体 

系的一个重要特点是将循环荷载下饱和砂土的应力、应变、强度及破坏视为一有机联系的 

发展过程，并针对这一过程的不同点提出了反向剪缩、空间特性域、时域特性段及瞬态模 

量场具有理论和实际意义的新概念，开辟了对动强度变形瞬巷变化过程进行定量分析的新 

途径。工程力学研究所刘颖等人 在对循环荷载作用下饱和砂土极限平衡条件和液 化 过 

程研究的基础上，认为其抗剪强度由与动变形速度成比例的粘滞力和与法向应力成比例的 

摩擦力组成，并建议了可用于饱和砂层地震稳定分析的强度理论。近年来，钱家欢及其领 

导的研究小组在土体动力固结的理论与实践方面也取得了令人瞩目的成果 ，他在 总 结 

国内外强夯法加固松软地基的基础上，通过室内动力固结试验，提出了可用于强夯法加固 

地基的动力回结理论，然后用不同数值方法分析计算了多个工程强夯后地基中的应力、孔 
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隙水压力及变形，并与原型观测资料进行了比较，给出了可供强夯加固地基设计应用的图 

表。吴世明等人[m 将士骨架视为弹性多孔连续介质，建立了饱和粘土在任意荷载作用 下 

的一维固结理论，并对正弦波形、矩形波形、三角波形及梯形波形等多种循环荷载作用下 

同结方程的解和土层沉降计算式进行了详细推导。最后，他对浙江肖山粘土的固结试验资 

料和理论分析结果进行了对比，取得了令人满意的结果 

土动力学基本理论与工程实践 

任何学科必须在工程实践中发挥作用才能显示出生命力，±动力学也无不如此。迄 夸 

为止，各国学者提出的土动力学研究成果已成功地解决了许多工程问题。下面笔者拟就以 

下几方面谈一下土动力学在土工实践课题中的应用。 

(一 )液化稳定分析 

早期的土工构筑物抗震分析主要是采用拟静力法校核其稳定性。然而，工程实践表明 

该方法存在严重不足。典型的例子是密云水库白河主坝在唐山地震中的失事。该坝在设计 

时曾用拟静力校核过其抗震稳定性，而实际上却在远低于设计烈度的地震作用下发生了滑 

坡。研究表明，白河主坝保护层的滑落地震惯性力并不是关键因素，而主要是由于在地震 

荷载作用下斜墙保护层砂卵石料发生振动液化所致。因此在对±工构筑物进行抗震稳定分 

析时妊须确定液化区存在范围且台理估价其对土工构筑物稳定性的影响。然而，液化区的 

确定方法是一个较为复杂的问题，对于简单的水平自由场地情况，目前抗震规范中仍采用 

液化调查而得的经验公式，而对于土石坝由于设有足够数量的震害资料，而且其问题也远 

比简单水平自由场地复杂，采用经验方法难有所为，从而使得总应力法及其后的有效应力 

法应运而生。 

总应力法由于众所周知的不足而逐步失去其作用。1976年，加拿大 学 者 Finn 等人 

首先推出了可用于地基水平振动的一维同题有效应力分析方法，随后许多学者对发展这一 

方法都曾有过重要贡献，从而使其在工程实践中得以广泛应用。我国学者 沈 珠 江、徐 志 

英、周健等人在 Finn研究成果的基础上提出了二维、三维问题的有限元计算方法“” 。 

最初该方法是针对不排水系统，后来又将动力反应分析与B0it固结理论结台起来，使其可 

同时考虑振动孔隙水压力的增长和消散。这套计算方法在用于对海城地震中石门岭水库土 

坝上游坝壳的滑动、唐 山，丰南地震中密云水库自河主坝斜墙保护层砂卵石 的滑动之失事 

原因分析中发挥了作用，取得了令人满意的结果。符圣聪等人 。 用 1wan模型表示土在循 

环荷载下的应力应变关系，显式差分求解动力方程组，用半波法分析计算了唐山地震时北 

京通县西集地区两个典型场地的液化问题，得出了与场地宏观现场相符台的结果，从而合 

理地解释了该两个场址地震效应的所谓 “异常”现象。 

(二 )土石坝永久变形分析方法 

土石坝永久变形分析是6O年代中期兴起的一个研究课题，它大体上可分为 “滑动体位 

移法 和 “整体变形法一。 

1． 滑动体位移法 

~1965年 美国学者Newma 基于极限平衡理论，提出了一个用于评价土石坝地震永久 
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变形的简化分析方法 。他假定每一个可能的滑动体相对于坝基的永久位移是地面 运 动 

的一些个别脉冲期间所发生位移量的 和，当坝体某一点的加速度超过材料的屈服加速度 

时，沿破坏面就会发生滑动，滑移量的大小可通过加速度历时曲线的二重 积 分 求 得。随 

后，Makdi 和sced 发展了这一方法，他们考虑了坝体的非刚体性，运用剪切梁或有限单 

元法求得坝体的动力反应加速度，并通过一定数量的算例给出了可供估计3O一60m高土石 

坝地震永久变形的图表 日本学者渡边启行 。 根据 日本堆石坝施工、设汁和 科 研 工 作 

经验，提出了堆石坝地震永久变形与地震加速度及等效周数的经 验 关 系 。笔者””基 于 

Newmark “滑块”原理，给出了一个可用于计算强震区域面板堆石坝及心墙堆石坝的永久 

变形方法 值得一提的是，对滑动体位移盛进行较为全面研究的还要数美国学者wi1Ⅱ￡m ”， 

他在评述前人计算土石坝地震永久变形方法基础上，提出了一个独立的永久变 形分 析 方 

法，其基本点是通过逐步积分法进行动力反应谱分析，该方法假设破坏发生在界限明确的 

滑动面上，在破坏应力范围以内材料表现为弹性，超过屈服加速度则发展为完全塑性，屈 

服加速度由拟静力法求得 该方法特别强调地震过程中筑坝材料抗剪强度降低对永久变形 

的重大影响。最后，W~lliam运用其建议的方法预测了委内瑞拉Gurl主坝和La Honda坝的地 

震永久变形，预测结果与Newmark，Makdbi--Seed法的预测结果大体相近。 

2． 整体变形法 

早期的土石坝地震反应分析由于采用粘弹性模型而不能得出地震永久变形 而 受 到 批 

评。为了能计算出土石坝的地震永久变形，各国学者都曾作出了艰苦努力“ 。他们 的 基 

本思想大体可归纳为 以下三种t①初步近似估计法t此方法主要是根据通过坝断面中心沿 

垂线各单元用剪应变表示的应变势的平均值乘以坝高，以近似估计坝顶的地震永久水平变 

位。②修正模量击t该方法震前和震后坝体的变形都采用线性一次加载或非线性分级加载 

有限元洼进行，只是震后变形分析采用按某种规则求得的比震前变形分析降低了摸量。由 

此，地震永久变形量为上述震前震后两个变形计算量的差值。③等效结点力法t我国学者 

大多采用这一方法。该方法通过地震动应力分析和循环三轴试验可以确定土石蛔及地基断 

面中各单元的应变势，但这种应变势并不是各单元的实际应变，为了使各单元能产生与应变 

势引起的应变相同的实际应变，有可能设法在单元结点上施加一种等效结点力，然后以此 

结点力作为荷载按静力法来计算坝体及地基的永久变形，这也是人们常称的所谓 “真拟静 

力法”。目前整体变形分折方法已在多个实践课题中得以应用。80年代初期，沈珠江运用 

其提出的方法计算了海城地震中失事的石门岭水库土坝的永久变 形。后 来，钱 家 欢、张 

克绪“ 及沈珠江等人也运用各自独立提出的方法预测了小浪底水库土坝的永久变 形 量。 

笔者在试验研究的基础上，曾建议了一个计算堆石坝地震永久变形的计算方 法””，并 用 

来分析了具有原位观测资料的墨西哥Infkm~Io堆石坝的地震永久变形。尽管计算结果与原 

观测资料较为接近 但由于铡定计算参数的石料的差异，只能认为计算结果定性地符合原观 

测资料。近年来，大连理工大学 吴再光等人“ 将地震地面运动模拟为零均值平稳高斯 随 

机过程，以Newraark滑块模型为基础，建议了土石坝地震永久变形的概率分析模型。由于 

用原型观测资料检验各种方法预测能力的机会实在太少，因而难以判断那种方 法 更 为 可 

行 。 

我们的研究体会是：滑动体位移法和整体变形法有着各自的适用范围和优缺点，这主 
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要表现在，整体变形法主要基于连续介质力学理论，在用于高地震烈度区域的土石坝地震 

永久变形分析时可能出现较大的偏差，这是因为坝体在高地震烈度下有可能产 生 很 多 裂 

缝，它与原来假定的连续介质情况已有很大差别。美国一些学者在分析上San Fernando坝 

在1971年地震中产生的永久变形得出远小于实测值的结果便是其中典型一例。而滑动体位 

移法由于它主要基于极限平衡理论，较之于整体变形法可能更适用于高地震烈度区坝体的 

地震永久变形分析，但由于其中的一个关键因素一 材料屈服加速度的确定受诸多因素影 

响，势必较为严重影响计算结果的可靠性；同时，由于地震中材料抗剪强度的降低将会导 

致地震永久变形发生重大变化，从而使得该方法难以在排水条件不良的由饱和无粘性土填 

筑而成的坝体永久变形分析中发挥作用。 

(三 )土工构筑物的弹塑性动力分析 

上述土工构筑物的液化稳定及永久变形分析主要是基于粘弹性理论，随着 研 究 的 深 

入，循环荷载作用下土工构筑物的弹塑性分析正作为一个重要的研究方向愈来愈受到各国 

学者的重视。这主要是由于解决波浪荷载及多向地震波作用下海洋工程及土石坝工程等实 

践课题的迫切需要|同时，电子计算机及数值分析方法的迅速发展为弹塑性分析提供了可 

能。这方面的研究成果应当首推美国加里佛尼亚大学戴维斯分校的 Dafalias及其合作 者。 

1989年，Wang．z．L．“ 将 自己基于DafaHas“低塑性”边界面理论而建立的弹塑性模 型 结 

合进有限元程序，他运用此程序对一个一维问题进行了地震反应分析。分析时在基岩处同 

时输入两个水平方向及一个垂直方向的地震波分量，即考虑 了多向振动下土体 的 动 态 特 

性。研究表明，采用经典弹塑性理论与采用低塑性边界面理论，数值分析结果存在明显区 

别，简单的塑性理论不足以反映土体的复杂荷载下的反应。Li x．s．在 Wang Z．L．工作的 

基础上编制了一个SUMDES程序，对台湾东北部具有详细观测资料的某电站进行了地震反 

应分析，计算结果太体符合实测资料。 

国内这方面的研究工作尚处于起步阶段，迄今为止，几乎未见过有关研究 成 果 的 报 

遭。主要问题是国内对动力弹塑性模型研究投入的力量不足，一些同志认为弹塑性分析工 

作量太大，目前我国的计算技术发展水平与之还不相适应。我们的看法是，循环荷载下土 

工构筑物的弹塑性分析并不象一些同志想象的那么复杂。事实上，弹塑性分析无非就是根 

据土体实际的弹塑性性质构造如式(4)所示的动力方程中的切线劲度矩阵 ，然后用数值 

积分法求解式(4)。 

膨 驴+K‘U=F (4) 
⋯ ～ ～  

问题的关键是，由于 在振动过程中是不断变化的，而在求解式(4，时必须对 求逆。如 

果对每一时段越都求遵一次，工作量确实很大。研究表明，如果对 采用式(5)所示 的 显 

式差分格式代入式(4)可得式(6)。 

f ．．： 
U ,

—

+t

—

-

—

2U ．
—

+ U．

一

_

t (5) 
一 ——△i —— ～  

+ 2 一 n一- ( 一
～

K U
～

．)at (6) 

由此可见，下一时段的位移 + 可以通过本时段位移及上一时段位移 、 一 求得。同 

● 

， 

． 
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时， 由于质量矩阵Ⅳ是不变的，只需求逆一次即可，当采用集中质量法时 是对角阵，此 

时 =l／M，这样就可以显著地缩短计算时间。当然，为了保持显式差分格 式 的 稳 定 
～  ～  

性，△f应规定一最小数篮，此值可表示为 At<．L i ／v 。其中，L 为单元的最小尺寸， 

l， 为压缩波速。由式(6)求出各时段的位移后，再结台连续性方程可进一步求得土体中。孔 

隙水压力发展的全过程。 

展望与结语 

经过各国学者艰苦卓绝的努力，土动力学这门学科巳取得了令人瞩目的成果，正在工 

程实践中发挥愈来愈大的作用。我们认为今后研究的重点应放在以下几个方面； 

1． 大力开展复杂应力路径下土体动态特性的试验研究，在此基础上提出能反映土体 

主要变形特性的数值模型，并进一步研究技术经济合理的数埴分析方法，编制相应的有限 

元程序以便尽快在实践课题中发挥作用。 

2， 重点进行土工物理模型试验的研究工作。目前整体离心模型试验模拟循环荷载尚 

存在许多困难，而放弃几何相似，力求应力路径与实际一致的压力室模型试验可能是一个 

重要的研究手段。当然，最好是开展循环荷载下土工构筑物的原型观测工作，积累资料以 

验证并改进提出的各种基本理论，使其能更好地指导设计。 

3． 海洋风浪引起的循环荷载与地震荷载存在着明显的差别。大风浪出现之前一系列 

小风浪对海洋土的预剪以及持续时间较长的风浪荷载作用下海洋土的部分排水是两者的主 

要差别之所在。一般地，对于正常固结粘土，类似砂土一样，预剪作用使其承受循环荷载 

的能力提高，而对于超压密粘土，预剪后再受到循环荷载的作用，则降低了再承受循环荷 

载的能力 ”。因此海洋土在波浪荷载作用下的特性同样应成为研究的重点。 

4． 更加深人开展一些特殊士 (如黄土，粉煤灰等 )的动态特性研究工作，尽管这方 

面已取得了一些研究成果，但尚与工程问题的迫切需要不相适应。 
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陀螺桩的设计 

在 El本，陀螺桩目前主要有两种形式，即圆形的Ⅳ一2000型(图2【。))和多边形的B一1 500 

型(图2(6))，可根据不 同的条件进行选用 根据 日本学者的研究，陀螺桩能使原地基容许 

承载力提高到1．5～2．0倍，还能显著减少沉降量。单层陀螺桩能使瞬时沉降减少到 i1～T1 

倍，使固结沉降减为未处理前的告倍j对双层陀螺桩则使瞬时沉降和固结沉降分别减为原 

来的{～ 倍和告倍。因此可参照上述结论进行承载力和沉降控制设计。 

但是，不同的桩长、不同的锥体倾角和不同的土质均会影响到陀螺桩的承载力和沉降 

量。这还有待于进一步探索，以便使陀螺柱的设计更进一步台理化。 

B一15口口型 

体积：1．788m。 

重量t 4．126kll 

表面积：6．765m 

钢筋重：12kg 

体积l 3．829m。 表面租：15．765m 

重量：8．807 kg 钢筋重 29kg 

a．圆形陀螺桩 b．多边形陀螺桩 

圈2． 陀螺拉的嚼种常甩 



1993年6月 地 基 处 理 

陀螺桩的施工 

陀螺桩根据不同的土质进行不同的设计，因而施工方法亦略有不同，大体上可分为一 

般性地基处理与海岸工程。 

一 般性地基处理通常指对路基，机场，停车场等进行的处理。施工程序通常如下； 

(1)铺设钢筋网络| 

(2)置放陀螺桩| 

(3)将锥面的u形预埋钢筋用钢筋焊接起来，形成钢筋网j 

(4)用振捣器将填入桩间的碎石振实j 

(5)对桩体表面压宴{ 

(6)完成施工。 

对于海岸工程，一般所用陀螺柱尺寸较大，土质较软或为砂土，施工过程基本上与上 

相同。 

(1)用起重机吊装就位J 

(2)联结射水 (气)管| 

(3)高压射水，利用柱体自重下沉。在即将到达桩体设计标高时改用高压射气，以使 

柱体缓缓下沉J 

(4)调整陀螺桩位置，用钢链把各个陀螺柱联在一起} 

(5)在桩体上建造海岸构筑物。 

陀螺桩的应用 

由于陀螺柱具有提高地基承载力和降低沉降的良好效果，在软弱地基工程及海岸工程 

中都有广泛的应用，主要应用如下； 

(1)用于传统方法无法处理的超软土地基处理} 

(2)可能产生较大而又必需避免沉降差的地基处理| 

(3)处理持力层理设较深，桩基无法解决或用桩基不经济的软土地基} 

(4)大规模软土地基处理，用传统方法不经济时} 

(5)道路或场地的挡土墙} 

(6)涵洞、水渠、管道工程等， 

(7)道路工程，如公路，铁路路基等， 

(8)河岸护坡工程| 

(9)海岸、江河的防坡堤J 

(1 0)机场、停车场等。 

结论 

由于陀螺桩具有较大的扩散角，可使地基应力均匀，又由于桩体间碎石的作用，使陀 
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螺柱复合地基呈柔性，因而提高了地基承载力。另外，用陀螺桩处理后的地基j土体横向 

变形受到约束，使沉降值大大降低，圈而使陀螺桩在软土地基中有着广阔的前景。可用于 

建筑、铁道、水利、交通等部门。 

陀螺柱的设计，我国目前尚无现成的资料，应对其形状、尺寸结合土质进 行 研 究 试 

验，以探索出适台我国软土地基的设计方涪。 

陀螺柱的施工设备简单，施工经验应在工程中逐渐积累。 
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静力压桩试验的沉降量，以便使桩周围土的阻力充分发挥。通过波动方程求解，直接计算 

与桩运动中日关的土的静、动阻力以及桩的款陷程度，以便对桩的极限承载力和桩身结构完 

整性进行定量评价。低应变法则是利用低能量的瞬态或稳态激振，使桩在弹性范围内作低 

幅振动，利用振动稆波动理论判断柱身歌陷；更进一步的分析计算可得到动刚度，换算后 

可推求 出相当于静压柱的0—s曲线初始线性段的斜率即静刚度，然后根据容许沉降推算柱 

的容许霞载力。 

高应变与低应变动力试桩的根本区别是前者考虑了桩周土的弹塑性响应，j者则处于 

完全弹性范围。因此国际上普遍认为动力测槛的极限承裁力只能用高应变方法得到，而低 

应变法主要用于检验柱的完整性。最近， 《岩土工程学报 刊登了几篇对低应变能否用于 

确定桩的极限承载力的文章”， 。 有趣的是对这一并不复杂的问题，争论还延续多年。如 

果是因为高应变动力测桩的锤击设备笨重、试验复杂和测试分析的软硬件价格昂贵，而不 

得不借助于低应变法 “问接”测定桩的容许承载力还隋有可原，但问题的关键似乎并不在 

于此。低应变测桩在我国运用已经有二十年历史，高应变法 (不包捂锤击贯八法 )的应用 

还只有七年时间，所以，要使技术难度相对高的高应变法达到较高水平尚需进一步探索和 

积累经验，更需要从原理和假设 出发来阐明它与 

低应变法确定承载力的本质区别。低应变法是基 

于桩的荷载～沉降曲线的起始线性段确定桩的容 

许承载力，线性段尾对应的荷载、沉降均非实测 

值。这里暂不考虑得到的线性段斜率是否与真实 

的Q—s曲线初始线性段斜率相符，仅从 Q—s曲 

线表现出的差异上就可知从 0点沿线性段外推确 

定容许承载力和对应的沉降值的任意性。如图 1 

中 和B点对应荷载 和Q 以及沉降S 和 S 。那 

幺，高应变确定桩的极限承载力有没有“任意性” 

或 “经验性”呢?我们 可以考察 CASE法的计算 

公式： 

如假设土阻力模型 为 刚一塑性，并 |̂为桩为 

等截面均匀柱“ ，则据CASXi~可得到总阻力 ： 

O 

Sb 

S  ̂

Q Q 荷载 Q 

沉降 S 

图1 静荷载试验a Q—S曲线 

r(z)=导EF(z)+F(t+2L／C)3 t ( )一 (z+2L／C)3·z (1) 
然后假设与土阻尼相关的动阻力只集中在桩尖 ，则由(1)式即可得到静阻力飓的计 

算式： 

( ) 专(1一，c) F( )+ ·V(O3 专(1+，c)[F({+2L／C) 
一 Z·V(t+2L／C)_ (2) 

武 1)(2)中，F和 代表实测的 与浊度，z为l枉1的平均阻抗， 为桩 氏，c为波速，，c为桩 

尖阻尼系数。 t一般取在速度时程曲线第一峰处，2L／C表 示应力波在整个桩身传播往返 
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一 次所需的时间。因为 s与位移无关，所以土的静阻力是否充分发挥的判据是桩的贯人度。 

通常，贯入度大于2mmfl~可认为 s测定值代表桩的极限承戟力。但式(2)的计算误差显然 

与柱尖阻尼系数，c取值有关，且，c的取值是否合理很强地依赖于地质条件与地区性经验的 

结合。此外，CASE法计算承载力的方法也不仅仅是式(2)提供的一种，尚可根据试桩信号 

的具体 隋况，凭经验采用其它子方法，这样，同一个承载力数值可能对应不同的，c值。可 

见 CASE参数取值确实带有任意性。为了消除由于操作者主观判断带来的任意性，有条件 

时应通过静动对 比试验对特定地区的特定土层以及特定的施工工艺和桩型进行，c校核：或 

者采用目前普遍应用的方法一一波形拟台法(CAPWAPC法)来减少人为因素g 起的误差。 

具体作法是：将桩分为若干单元，假定每个单元的桩土模型及其参数，以实测的速度作为 

桩顶边界条件输入，求解波动方程后反算出柱顶的力曲线， 并与实测的桩顶 力 曲 线 比较 

(同时校核实测与计算的贯入度 )：如果不符，则需调整桩土模型及其参数再行计算，直 

至达到较好的拟台结果。当然，不同的人对同一信号波形做拟台分析将得到不 同的拟台效 

果，自然彼此间的结果也会有差异，且各自的离异程度将随拟台效果的提高而减少。因此， 

利用波形拟台技术的实质是减少人为因素引起的误差“ 。一个优秀的分析人员，不仅需要 

波动理论的知识，也要同时具备桩基工程和土力学方面的经验。比如说：如果将处于淤泥 

层内桩段的侧摩阻力 取到 100kN／m ，这就要闹 

笑话 了。 

波形拟合法在土阻力发挥不充分的情况下极 

易产生随意性，且这种随意性随着土阻力发挥程 

度降低而增加。下面用图 2来说明：这是一个理 

想弹塑性模型，土阻力模型在线弹性阶段的土刚 

度K=R。／Quake，其中 。为单元的极限静阻力， 

Quake为 对应的最大弹性变形值，如果该单元历 

经的最大位移为 ，应该只得到相应此弹性变形 

的静阻力 ，但因整个 OC段的斜率(刚度)五为 

常数，将 。值取在B点和C点将丝毫不影响拟台 

波形；按同样比例增大 。和 Quake值至 点，将 
导致高估土阻力的危险，但如果土单元产生塑性 图2．单元土阻力模型 

S 

变形超过c点至D点，这种可能使 ．值外延的危睦就被消除，所以高应变法强调必须使桩 

周土产生塑性变形，这具有提高计算极限承载力的准确性和消除随意性的双重意义，也是 

高应变法与低应变法的本质区别所在。 

动测法的应用条件与误差来源 

桩基工程属于隐蔽工程，对它的检测方法精度的规定，只有在其适用条件下和限定的 

误差范围内去讨论才有意义 。动测法必须对自己的误差范围作出客观合理的估计，以便能 

成为实用的桩基检测方法。 

动力试桩的任何计算方法，均离不开对桩 (钢桩除外 )和土的物理力学性质的描述， 
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而这两种材料的本构关系都是非线性的。如果我们希望对测试的信号进行分析和计算，首 

先必须有一套基本理论，然后在此基本理论的基础上，将问题用数学的方法转换成模型。 

各种动铡法均视桩为一维弹性杆件，变形时平截面假设成立。当桩受到稳态或瞬态激振时， 

都会产生沿桩身传播的应力渡，应力渡所到之处，就会 【起质点的运动(振 动)，因此，一 

维秆的应力波理论对除了超声检测法、水平敲击法和锤击贯八法以外的任何一种动测方法 

都是适用的。既然波动现象是各种动测方法所共有的，那么，在下面的讨论中，除非特别 

声明，不再对低应变法中的时域分析和频率域分析两类方式 区别对待o 

(一 )关于高应变法 

目前公认的高应变法对单桩极限承载力的测定误差在±20％以内，对此误差范围的估 ． 

计是建立在动静荷载试验对比的些础上的 静荷载试验的方法和极限艰载力判定准则再加 

上试验误差也会使静载试验给出的极限承载力有 ±10 的误差。所 以，对高应变法确定极 

限承载力精度的过高要求是不现实的。下面将着重讨论与基本理论不符引起的误差。 

高应变法的主要误差来源有以下几个方面： 

1． 测试误差。主要是来源于对力的测量。通常，采用工具式的应变传感器测量桩顶 

处的应变，然后乘以测点处的动志弹性模量得到桩顶受郅的力，由于混凝土本身的非线性 

(E=da／de≠常数)，低应力水平下的模量高于高应力水平下的陵量，所以冲击应力水平愈 

高，实测力信号中的非线性成份也就愈大，如有对低应变铡试得到的渡速比高应变测试得 

到的高就属于这种情况。预制桩测试前经受的锤击次数很多，棍凝土的非线洼很大程度上 

得以消除，因而预制桩的测试误差比灌注桩要低 此外，由于灌注桩的混凝土标号低，施 

工离异程度大，安装传感器的桩侧表面不平整和锤击偏心等原因，均可产生混凝土的塑性 

变形而导致测力谩差。 

2． 计算误差。／AaCASE法计算时假设柱为等战面桩，如果是灌注桩，则公式(2)中的 

阻抗就变成了未知数j同样，在波形拟台分析时，调整参数的工作由均匀截面桩时的只调 

整土参数变成非均匀截面桩时的桩土参数的共商调整，恰好拟台波形对截面的变化十分敏 

感。 

3． 与桩土相互作用机理不符时可能引起的翼差。 由于对桩 动裁作用下桩土共同作 ’ 

用机理的认识水平和桩土模型数学描述的局限戆，还无法对一些 “特殊 现象进行分析或 

解释。图3所示的波形，桩尖反射产生的速度峰宽度I 2大于初始峰宽度 Tl，而根据弹性渡 ； 

理论T2应与rl相等。在实际拟台分析时，将桩尖部分=} 体作为桩的一部分 (土的棋 量 和 

波速取值与混凝土不同 )来考虑，则得到饺好的拟台效果，但无充分依据说明这种做法的 

合理性。类似图 3的这种情况常出现在桩设易被打动(贯入度大的场合 。对波形拟合法的 

桩一土相互作用模式仔细考察可以发现；桩侧静摩阻力是靠桩与桩侧土涮 的 剪切变形传递 

的，桩何土本身并不随桩一起运动，而桩端与岩 L介质的相互作剐则与．qiiJ／k破 坏 模 式 相 

近。在嵌岩桩、大直径桩和扩底桩时，将出现_不待的储况，如嵌岩桩在嵌固段的岩体可能 

随桩一起运动，大直径桩特别是扩底 I ，lJ1：端与岩 lI介质棚互作用的结果是桩端附近产生 

拉应力区或税空 ，且桩端的破坏模式亦与刺入镤式不同。所以，计算模式与实际情况的 

背离将导致不可预料的误差 
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一  

一  ． 

．上 一 ～一 
图3． 高应变法实测波形 

600ram钻孔灌注桩，桩长L4．6m 

地质条件：上部为粉砂、份质粘土。桩尖持力层为中砂 

M se0 

L／C 

4． 桩未被 “打动”时的误差。这种情况常出现在以端承为主的嵌岩桩和支承在密实 

砂层或砂卵石层上的扩底桩(墩)或大直径桩，扩底桩(墩)静载试验给出的极限承载力所对 

应的沉降常高达100mm左右，而动载试验要使桩顶产生10ram的动位移就相当不易了，印使 

增加锤重，改善也是极其有限的。动载试验提供的保证承载力 (即动测实际发挥 的土阻力 

值 )可能会出现不满足设计要求或出现超平寻常的高值。因此，可能出现的误差不仅有模 

拟桩尖与桩尖岩土相互作用机理方面的不确定性，也有与计算程序具体细节相 关 联 的 误 

差。事实上，限于目前的波形拟台程序的发展水平，土参数取值对同一根桩而言，在土阻 

力尚未充分发挥时与充分发挥时可能是不同的。土的卸载特性参数由于桩的提前回弹而在 

土阻力响商区段和加载参数发生耦合作用，以及可能出现高阻尼等现象，进而对部分发挥 

的静阻力的计算产生不利影响}另外是与土的静阻力计算有关的模型参数，其取值无法凭 

经验去合理选择，而假设的土阻力发挥值恰好又落在容易产生任意性的线弹性段。因此， 

应该说 “保证承载力”尽管在概念上避开了 “外推承载力”之嫌，但从计算精度上考虑， 

这一提法是不值得提倡的。 

5． 时效问题。桩在设置过程中，不可避免地要引起桩周土的扰动而损失部分强度， 

绝大多数情况下，桩的承载力随休止时间的增加而增加。所以，复打间隔时间越短，动测 

得到的承载力越低。 

(二 )关于 低应 变洼 

这里，只着重介绍低应变桩身缺陷检测时的误差。对于低应变法测定承载力的不可靠 

性，不再赘述。低应变检测桩身歃陷及其位置，较常用且最直观的判断方法是采用应力波 

反射法。判断一根桩是否结构完整无非是观察桩底反射波到达之前(即 2L／C之 前)，有无 

异常的反射信号 (缺陷)。如果试验结果表明桩是完整的，那么在 zL／C桩底反射前应无缺 

陷反射J如果没有发现异常的反射信号，但也没有发现明显的桩底反射，刚基于时域或频 

域分析尚很难下结论说这根桩是完整的，除非周围有大量的桩，其桩长和地质条件与这根 

桩基本一致，而这些桩可观察到清晰的桩底反射。一般认为，桩的长／径比在 30以内时， 
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低应变蜊试可接收到清晰的桩底反射 其实并非完全如此。因为应力波的衰减的程度主要 

不是由桩的妊／径比决定的，而主要取决于桩与土的刚度比，桩土刚度比越大，应力 波 衰 

减的程度就越小}桩土fiI『度比越小，应力波衰减就越严重。通常，桩底反射衰减超过40dB 

就不易正确判断桩底反射信号了。 

遏有连续缩颈和混疑土离析时，应力波会被严重衰减；桩身截面变化不规则使渡的能 

量在未厦柱底前被大量反射，因此很难判断一个以上的缺陷。当桩径较大时，部分锤击能 

量将咀表面波的形式在桩顶表面传播，即锤击能量不是全部 (或大部分 )以一维纵波的形 

式沿桩身传播。当然，这种 由于几何边界条件造成的表面波的影响程度，还有待于研究。 

锤击信号的脉冲宽度愈窄，脉冲中的高频分量的波长也愈短。当高频分量的波长和桩 

径属于同一数量级时，一维杆的波动理论不再严格成立，应力波会产生严重的弥散。但为 

了探测浅层浃陷，又不得不采用短脉冲。图 4给出了力脉冲宽度为 1．12ms时 的幅频曲线 

图。着高频分量的戡止频率取在1700Hz，波速取为3400m／s，则高频分量的最短波长为2m， 

这时只有在桩径小于0 2m时才能使一维纵波理论成立。实际上，在瞬态敲击时，经常是力 

脉冲短，而桩径又较大。 

‘、 ＼
． 

力脉冲I嚏 l为1．12Ⅻa 刚 的幅额特性 

＼ 
一  

＼  
、 、

～  

F kN／10 

o 

0 ∞O 1ooO 15oo 2o0O 2500Hz 

网4． 力脉冲幅额曲线 

根据图 4给出的幅频图，要求测量响应的传感器至少应在0~2000Hz内线性。对于压 

电式加速度传惑器，低频下限约在l~2Hz，高频上限基本上 超 过 2000Hz(高灵敏度的加 

速度传惑器可能稍低 )，因此测量瞬态冲击响应采用加速度传惑器是合适的。若采用磁电 

式速度传感器，刚很难满足测试要求。有些速度传感器的高频上限在1000Hz左右，低频下 

限为5~10Hzj而另一些速度传感器高频上限虽较高，但低频下限却在4~)Hz左右。显然， 

用速度传感器直接颡8量的响应波形必然包含畸变成份。如果再和用速度导纳曲线的低颜段 

求动剐度，计算结果的误差可能会很大。 

(三 )动涓人员素质低下所带来的问题 

动测人员对桩基动测技术的基本原理与方法缺乏必要的了解，是造成动测产生误差最 

根本的原因。因为，前面所讨论的各种动铡法误差，只要对动测法的原理、方法及误差来 

源有较深入的理解，再加上试验和数据分析时的精心，可以在很大程度上消除，减少失误 

的几率·如果出理了失误，亦应能根据基本原理找出问题所在 怕就_怕出了问题还不知问 
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题出a 何处。曾不只一次听说有这样一种判断信号的方法一 一速度波形在桩底反射前呈周 

期性的阻尼衰减振荡就是 “好桩”。这种方法居然能被接受恰恰反映了动测人员对低应变 

动测法基本原理的陌生程度}当然，更不会去考虑速度传感器的频响问题和在不符合一维 

纵波理论时的测试误差。也听说过有的单位这样去搞高应变动测：用一个 2吨锤去打击桩 

径为1m，桩长为40m的桩。这究竟是 “高应变”还是 “低应变”? 

使动测 技术 向高质量、标 准化的方向发展 

桩基动测技术是波动理论、振动理论、动态力学测试、数值计算、计算机、电子学及 

土力学等学科与桩基工程实践密切结合的高技术。因此，对于每一个动测人员，仅掌握动 

测仪器的操作是远远不够的，必须具备较高的理论水平和丰富的实践经验。目前，围内从 

事桩基动测的单位和专业人员数量确实可观，但是不是每个单位的测试手段和人员素质都 

合格呢?从近几年来动测应用的发展潮流来看，似乎给人一种 “一哄而起，博而不精”的 

印象。国内有部分省份相继明文规定 f‘f氐应变法不能测定承载力”，于是，不 少单位迅速 

着手引进和转向高应变动力检测。设想一下，如果过多的测试人员对高应变的原理和方法 

了解甚微，在选择测试手段或结果分析上颓频失误，这最终只能导致动测法应用单位纷纷 

关门。此外，必须清醒地认识到：动测技术是多学科交叉渗透的产物，往往不能为初涉桩 

基动测领域的工程技术人员所熟悉，故深层次的技术培训是至关重要的。 

从国外5{进全套高应变测试分析软硬件价格逾50万元，而国内声称能满足高应变测试 

分析要求，并具有相当技术指标的系统价格约为进口的十分之一。如果真是与国外的技术 

指标相近，恐怕连软硬件的开发成本都不够。事实上，这些系统软硬件的开发成本相当低 

廉，性能指标也不如所期，可目前有不少单位正是采用这类系统。国外高应变多用在预制 

桩上，因而对仪器的实时处理速度有很高的要求}而国内高应变动测的主要对 象 是 灌 注 

桩，尽管对实时性要求不高，但却要求有高质量的分析软件和高素质的动测分析人员。 

不可否认，商品经济要求质高价廉，但如果开发一个类似于CAPWAP的软件仅用几个 

月功夫，并马上投入使用，这是否有些不太可能。一个软件的生命周期一般应经过下面一 

个仝过程： 

任务定义——可行性与要求分析——一般设计—— 洋细设计——测试——使用——维 

护，且。测试一一 使用——维护”周期远较。一般设计一 详细设计 的周期要长，对此应有 

一 个客观的估计。计算机能提高运算速度，但其计算结果并不一定正确，特别是当软件未 

经严格测试和较长时间的应用考核时更是如此。现在国内外推出的动测仪器更多的采用便 

携计算机控制，绝大多数功能由软l，牛实现，这已变相地将过去耗资较高的硬件开发成本转 

移到软件，利用软件易修改扩充的特点，可加快动测设备的更新换代。这对于电子工业底 

子薄弱的国家更为适宜。因此，我们应不失时机地去开发高质量的动测系统软件，使软件 

的成套性、可靠性、完善性和灵活性四者达到完美的和谐。同时也应注意到；十年来，不 

少学者相继提出了一些新的模型和计算方珐，还都来达到广泛应用的程度}另一些则是弹 

一 塑性土模型的框架下做了拓展 ，但也未能使求解波动问题的数值方法取得突破性进展。 

究其原因，无非是动载作用下桩土相互作用机理的研究非常困难，不易得到既接近实际又 
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便于描述的土模型殛其参数 比如说，与土的动阻力相关的阻尼系数没有明确 的物 理 意 

义，可是在计算时，它可以使动阻力与静阻力不发生耦台，给求解带来了便利。所 ，不 

论是现在还是将来，机理性研究都将是动’侧领域内最重要的课题。 

根据当今的软件发展水平，仪器的硬件设计似乎并不复杂。但若对制做工艺、元件选 

用不 当，则可能使成套系统的可靠性降低。我国目前的硬件与国外的相比，差距也正是体 

现在可靠性上。动测仪器必须能适应野外恶劣环境，并具有抗干扰的能力J同时，还l必须 

具有结构紧凑、便于携带、接插环节和联接方式简单等优点。当然，使用动态频响良好的 

传惑器也是极为重要的。在国外，高、低应变测试影响应用的压电加速度传感器多为内装 

放大式(集成电路式)的，虽然目前国内尚无生产能力，还需籍 I进来解决，但确实在很大 

程度上克眼了不利境环的干扰，消除了长电缆的影响” 。 

从根本上讲，要使我国动测技术的理论与应用水平迈上新台阶，提高软硬件质量远比 

以廉价满足日益扩大的动测业务的需求更为重要。 

为了确保动测法检测桩基的高质量，减少误判带来的不必要的损失，必须对动测市场 

进行整顿。还应注意到，增进学术交流，使广大工程技术人员就 目前动i匿4法的理论和应用 

水平取得共识．固然重要J但更迫切地需要建立、健全的动测技术标准 规程和严格的人 

员考核制度、尽快结束动测市场的混乱局面。让动测人员在具体应用各种动测法时，能有 

章可循，有法可依 确实使动溅技术的发展步八健康、有序的轨道。 

结束语 

桩基动测技术的普及推广对保证桩基工程质量、加快施工进度确实起到了积极作用， 

对它的适用性和有效性应加以充分肯定，同时也要从本质上对高应变法确定承截力加以肯 

定。但必须清楚地认识到，我国不少单位的实际应用水平与国内少数高水平的单位或国外 

先进水平的差距。国内至今还未颁布有权威性的技术标准、规程 造成在广泛应用中暴露 

出如下 问题 

动测人员缺乏对动测技术的基本理论和方法的足够了解，或缺乏测试分析、岩士工程 

方面的经验} 

超出各种动测法的适用范围，在不符合基本理论的清况下不台理或勉强应用} 

对高水平的动测分析软、硬件的研制霞视不够，缺少可靠性高的软 硬件系统和较完 

善的软件分析手段，出手质量差。 

所以，从客观实际的角度击评价我国现有的动测应用状况，不仅有助子统～认识，提 

高动测法的可靠度，而且更有助于避免低层次的循环，加快动测技术的发展。 
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书 讯 
：～ ．．． ．．～ ⋯ ．} 

复合地基 已由浙江大学出版社出版 

龚晓南裁授新著 复合地基 》已由浙江大学出版社出版，定价6．OO元，需购者可与作 

者联 系。 

作者在书中建立 7复合地基理论体 系，介 绍j复合地基基本理论及最新发展。奎书共 

6章；绪论，土和复合土基本性状， 竖向增强体复合地基承载力，水平向增强体地基承载 

力，复合地基沉降计鼻，复合地基I程实例等。 

本书可供广大从事地基处理的设计和施I技术人员、土木I程类大专院校师生和土木 

I程技术人 员学 习参考。 

● l， ● ．●  
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