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当地基承载力不足或变形不满足要求时， 叮采用增大基础支承面积， 加强基础刚度，

或增大基础的埋置深度等方法。

当基础因基底面积不足时， 可采用单侧或双侧的素混凝土或钢筋混凝土套加大基础[])

（图1-a,b), 或对既有条形基础改成片筏基础（图1-c)� 或增设附加基础通过斜支柱将荷载

传至条形基础梁或桩基承台上7) (图1-d), 或将既有片筏其础改建成箱形基础"' (图1-e}.
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素有墓迂

图l 基础加固法
(d)器1涸免2-楼板，3-附加基础，4-既有基础5-斜支柱

对条形基础应按长度1.5-2.0m划分成许多单独区段分别进行施工， 决不能在基础全

长上挖成连续的坑槽或使坑槽暴露过久。 为使新旧基础牢固相连， 将原有基础打毛刷洗于

净， 并可每需一定间距和高度设置错固钢筋。

另 一种基础加固法可采用坑式托换 ［已）， 它是直接在基础下挖坑后浇筑混凝土， 而将原

有基础增大埋置深度， 使基础支承在较好的::l只上。

坑式托换亦称墩式托换， 其施工步骤是， （ 一 ）在贴近被托换的基础 一 侧， 开挖 一个

l.2 X 0.9m的竖坑， 坑底比原基础底面深l.f>m1 (二）齐竖坑横向扩展到原基础底面下，

再在原基础下向下开挖到要求的持力摆标高； （三）采用现浇混凝土浇注原基 础下的坑

体在距基础底而8cm处停止浇注， 并护一 天后用千稠水泥砂浆填入空隙（干填）， 并用

锤敲击短木充分挤实琼入的砂浆。

对许多大型建筑物进行基础托换时， 主于墙身内应力的重分布， 可以在托换的基础下

直接开挖小坑而不需在原有基础下加临时支撑， 尔即在局部基础下短时间内没有支承可认

为是容许的。 混踞士墩可以是间断的攻连续的， 主喽取决于被托换建筑物的荷载和墩下地

基土的承载力。

坑式托换适用千地下水位较低的情况， 不然会造成邻近士的流失。 当地下水位较高时

应采取相应的施工技术措施。
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桩式托换法

桩式托换是采用各种机型进行托换的总广。 当前国内常用的桩式托换有以下四种型

式。

（ 一 ）坑式静压桩托换·

坑式静庄桩托换 "'是指采用建筑物自亘做反力， 用千斤顶将桩压入土中， 藉地基土对

桩的支撑将建筑物托住的托换方法已 于斤顶上向乏力梁可利用原基础下的基础梁或基础

板。

施工时先在贴近被托换加固建筑物的外侧或内侧开挖一个竖坑， 对坑壁不能直立的地

基土要进行坑壁支护。 再在原基础底面下开挖横向导坑， 如坑内有水时， 应在不扰动地基

土的条件下降水后才能施工。 其后， 在原基础底面下的导坑内放下第一节桩， 桩身可采用
直径150-250rnm的钢管或边长为l50-250mm的预制钢筋混凝土方桩， 每节桩长可按托换

坑的净空高度和千斤顶的行桯所确记二 再在牲顶上安置千斤顶及测力传感器， 驱动千斤顶

压桩， 每压人 一节桩后再接上一节桩。 对钢管性的接头可采用焊接，对钢筋混柜土方桩可

采用硫磺砂浆或焊接接头。 压桩力应达到l.5倍单桩承载力设计值相应深度的土层内， 到

达设计要求的深度后拆除千斤顶。 iJ纲管桩可根据工程要求在管内浇灌混凝土， 最后应用

混凝土将桩与原有基础浇注成整体令

坑式静压桩适用于对条形基础的托涣加固， 柱的平面布置都是按基础或墙体中心轴线

布置的， 应根据被托换加固的墙体形式及荷载大小确定， 每个托换坑的位置应避开门窗等

墙体薄弱部位今

施工时如不使用测力传感器， 则亦可在千斤顶上装庄力表。 直接读出托换荷载的大

小。 千斤顶加荷前一定要找正桩的垂直度， 并在庄桩和接桩过程中随时校正方向。 由千压

桩过程中是动摩擦， 因而压桩力如能满足单桩承载力的1.5倍设计值， 就能满足静载荷试

验时安全系数为2的要求． 切需注意于斤顶不能同时撒走， 特点是有危检部位应交叉撤

出。 对千桩与基础梁（或板）浇注成整体的混凝上内， 要求掺人适量的膨胀剂， 防止混蜓

土干缩与基础脱离。

对千上硬下软的地层、 会产生负摩擦力的欠固结土、 不能提供千斤顶反力的或严重开

裂的建筑物、 不易压入的砂土地基及自重湿陷性齿土地基不宜采用坑式静压桩托换。

（二）预试桩托换

预试桩 m的设计意图是在千阻止坑式静压桩在掀出千斤顶时桩的回弹。 其施工方法与

坑式静压桩基本相同， 不同的只是在攸出千斤顶之前在被顶压的桩顶与基础底面之间加进

一个模紧的工字钢柱， 如图2所示。

桩的预试（或预庄）工作是在混迂:J结硬爪f可进行， 一般可用两个平排设置的液压

千斤顶放在基础底和钢管顶之间，I臣，气斤顶间唔有足够的空位以便将来安放樑紧的工字

钢柱。
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于斤顶加载应到桩的设计荷载的1.5倍为止， 在荷载保持不变剧情况下， 截取一段工

字钢竖放在两个于斤顶间， 再将铁锤打紧钢模。 经验证明只要转移约10-15%的荷载， 就

可有效地对桩进行孜庄， 从而阻止了桩的回弹， 然后可将千斤顶撤出， 再采用干填法或在

压力不大的情况下将混凝土灌注到基础底

面， 最后将桩顶和工字钢用混凝土包起来。

国外在预试桩的托换中， 一般不希望采

用闭口的和实体的桩， 要求采用开口的钢管

桩歹因为前者顶进时压力过高；桩端下遇到

障碍时， 桩就无法顶进了!闭口桩是排土

桩， 它会扰动桩周土的结构。

当开口钢管桩的桩身顶入土中时， 应每

隔一定时间可根据土质的不同， 用合适的取

土工具将士取出， 也可用射水和吸泥来挖除

桩管中的土， 但使用时应极为谨慎， 以免使

坑周的土软化， 且不应在低于管端处射水，

以免使土流失。 如遇漂石， 必须用锤来破碎或用冲击钻头钻除， 而决不应进行爆破。

眨有基础

钢垫板

钢垫板

工字钢住

图2 预试桩托换

（三）锥杆静压桩托换

描杆静压桩立） 是国内加固软弱地基的一项蚚托换技术， 它可适用于新旧建筑物的基础

托换。

对新建建筑物的基础上应预留压桩孔， 预埋好描杆； 对既有建筑物的基础上应开凿压

桩孔和描杆孔， 并用粘结剂埋设好铀杆。 然后安装正桩架， 利用建筑物的自重， 凭借描杆

反力， 通过压桩架用液压于斤顶将预制桩{ 200 X 200或300 X 300血n)逐节压入在压桩孔

内． 当压桩力达到1.5倍的设计荷载和压入深度达到设计要求后， 将桩与基础用微膨胀混

凝土封住， 如图3所示。

附壁柱

兰
立

砖墙 �`
 

三
(•) 
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凝土。 人工挖孔灌注柱 施 工 用 具简 一 一 ㈣ _ 
匐4 人工挖孔灌注柱托换 

单，施工方便和灵活，工作面小，同时又可多桩一起开挖’易于清净孔底保证质量，且可 

直接检验土质，一般在技术上较为合理，图 4为某中学教学楼严重开裂后托换加固方案。 

(五 )树根槛托换 

树根桩“ 或称小型桩，实质上是就地灌注小直径的钢筋混凝土桩，一般 直径 为 10— 

30cm，其施工步骤是： 

(1)在钢套管的导向下用旋转法或冲击法钻进。 

(2)当钻进到设计标高后，进行请孔并下放锕筋及注浆管，锕筋从一根到数根，视桩 

孔直径而定。 ‘ 
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(3)再用压力灌注水泥用量大的，而骨料细的混凝土，边灌、边振和边拨管，在套管 

拔出时，尚需用泵送气压将混凝土注密。 

制桩时可竖向也可斜向，并在各个方向上可候辩任意角度，因为所形成的桩基础如同 

“树根”而得名。 

树根柱的优点是 (1)所需施工场地较小，净空高度一般不小于2．7m即可施工；(2) 

噪音小、振动也小，对E损坏所需托换的建筑物比较安全，(3)所有施工都可在地面上操 

作，因而比较方便I(4》压力灌浆使桩与地基土紧密结台，桩和墙身联结成一体}(5)因柱 

孔很小，故对墙身和地基土几乎不产生任何应力，(6) 呵在各种种类型的土中制作 

I 1 

I l 
I 

I 《＼ _ I一 

圈 5 树报桩托按 

(a)条形基础托换， (b)既有建筑物邻近开挖漾基坑， 

(c)意大：~llNaples市市府大厦； (d)罗马S．Andrea delle Fratte袭堂加固 

(e)法国巴黎地下铁道懈向托换J(f)簟国汉堡地下铁道穿越 

当前树根桩常以若干根为一组，其中包括一些斜桩，从而形成一种就地的加筋土体， 

形成 “阿状结构树根桩”，可用于边坡稳定 支挡结构、原有建筑物邻近开挖深基坑、眨 

有建筑物姗屡、古建筑整修和地下铁道穿越等工程 (图 5)。树根桩和既有建筑物的基础 

联结示于图 6 
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．莳夺藩 
圈6 树根妊与原基础联结示意图 

设计树根桩时，可根据被托换建筑物所能承受容许的最大沉降量，在载荷试验 P-S曲 

线中相对应的单桩承载力设计值。另外，尚可考虑基础承台下地基土与桩基的共同作刖， 

亦即部分荷载仍由原基础下地基土所承担。对网状结构树根桩的设计方法，美国和 日本都 

有独自根据该国经验制成一套的没计方法，但尚需进一步验证。 

树根桩施工时可采用地质钻机钻孔。当不用套管进钻时，仅在钻孔口下设护孔套管， 

以保证孔口处不坍塌，钻进时应保证桩孔呈竖直，当钻斜孔时，宜采用较长岩芯管钻进， 

当穿过杂填土地层时，应设置护壁套管I对淤泥质土 (包括夹薄层粉砂 )钻进速度要慢， 

使在孔壁糊一层泥皮以保护孔壁}钻进钢筋混凝土或砖石结构基础时，应采用平口台金钻 

头或钢粒钻进，在钻进强风岩层时，应采用外嵌合金钻头。 

为保证树根{疰的直径和长度，在钻进时要使用和树根桩设计直径相等的钻头，实际钻 

孔深度要比设计桩长大0．5一1．Om为宜。为提高树根桩拘承载力可采用扩孔钻进法钻到设 

计标高。 

成孔钻进时有干钻和湿钻两种方法。干钻法是用压缩空气进行冷却钻头和排渣。由于 

该施工设备复杂，一般多数采用湿钴法施工。在上海饱和软土地层中则采用正循环泥浆钻 

进法，钻到设计标高后要进行洗孔，为提高桩的承载力，当钻到较硬土层时，可用水力扩 

孔钻头扩孔。 

桩孔直径一般为l0~30cm，钢筋笼可分段制作，在沉放时可焊接或绑扎。注浆压力随 

桩长而定，柱长在20m范围内一次注浆压力为 0．3一O．5MPa,二次注浆压力为 1．5—2．O 

MPa，并需在一次注浆的浆液达到初凝后终凝前进行，以使浆液挤压到桩体和土壁间，以 

提高桩侧摩阻力。 

灌浆托换法 

灌浆托换法是指利用水泥浆液或化学浆液通过气压或液压均匀灌入地层中，使浆液与 

土颗粒胶接起来，用以改善地基土的物理力学性质，这 已为国外地基土加固和稳定的一种 

广泛使用的方法。化学浆材多数有毒性，且易造成环境污染，因此无毒的水泥浆材和水玻 

璃浆材是最为常用的。 

水泥浆液是粒状浆液的一种，是以水泥浆为主剂的浆液，在地下水无侵蚀性条件下都 

采用普通硅酸盐水泥，这种浆液是一种悬浊液，能形成强度较高和渗透性较小的结石体， 

我国苏州虎丘塔 就是采用水泥浆液对塔基进行加固的。灌浆法 以施工进行分类如下 ： 
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（一）渗透灌浆。 指在较小庄力作用下， 使浆液充少土的孔隙和岩石的裂隙， 排挤出

孔隙中存在的自由水和气体， 而基本上不改变原状土的结构和体积，这一类灌浆只适用于

中砂以上的砂性土和有裂隙的岩石七

（二）压密灌浆， 指用较高向压力灌入浓度较大的水泥浆或水泥砂浆， 使粘性土体变

形后在注浆管端部附近形成 “浆泡 ” ， 由浆泡挤压土体， 并向上传递反压力， 从而使地层

上抬， 硬化的浆液混合物是一个坚固的压缩性很小的球体。 它可用来调整不均匀沉降进行

托换技术， 以及在大开挖或地下铁道开挖时对邻近土进行加固。

（三）劈裂灌浆。 指用相对较高压力作用下， 浆液克服地层的初始应力和抗拉强度，

引起岩石或土体结构的破坏和扰动， 使地层中原有裂隙或孔隙张开， 形成新的裂隙或孔

隙， 促使浆液的可灌性和扩散距离增大。

水泥灌浆托换法的水灰比一般变化范围为0.6-2.0, 常用的水灰比为1。 为了调节水

泥浆的性能有时可加入速軠剂或缓凝剂等附加剂。 常用的速暖剂有水玻璃和氯化钙， 其

用量约为水泥重揉的1-2%, 常用的缓凝剂有木质素碳酸钙和酒石酸， 其用量约为水泥重

量的0.2-0.5%.

硅化灌浆托换法指利用硅酸钠（水玻璃）为主剂的混合溶液进行化学加固的方法． 其

适用范围可按下列规定选用： (I)渗透系数k=O.l-80m/d的祖颗粒土可采用双液硅化法

（水玻璃、 氯化钙），(2)k = O.l -2m/d的地下水位以上的湿陷性黄士可采用单液硅化法，

(3)为避免地基在加固过程中产生过大的附加下沉， 对自重湿陷性黄土r心采用无压力的自

流渗入单液硅化法。 注浆压力一般与加固深度处的覆盖压力、 建筑物的荷栽、浆液粘度、

灌注速度和灌浆量等因素有关。 起始压力小， 最终庄力的，在一般悄况下每深1m压力增加

约2okPa。 加固半径与孔隙大小、 浆液粘度、 凝固时间、 灌浆速度、 灌浆压力和灌浆量等

因素有关， 加固冲径通常在0.3-1.0m范围内变化， 一般应洹过试矜确定。

碱液（即氢氧化钠）加固湿陷性黄土地基和自亟湿陷性黄土地基分别在我国千1965年

和1976年获得成功 ． 溶液可按预定浓度在灌注桶中配制好， 然后用蒸气或煤火加热。 接近

捅底处配一 带有阀门直径为20mm的管嘴， 外接25mm胶皮管， 胶皮管另一端接在注浆管

上， 开启阀门后即以自流的方式渗入灌浆孔脱围土中， 形成加固柱体。 浴液浓度在50-

150g/l[礼一般采用钓浓度为80-lOOg/l. 桶内溶液温度应始终保持汪90'C以上， 在冬季

施工时应对灌注桶及胶皮管采取保温措抱。 加固每立方沃黄土约需100%含量的氢氧化钠

35-45kg, 为相当千土质盘的3%。 单孔的有效加固半径R可达0.4-0.5m, 有效加固厚度

为孔长加0.5比孔距一 般为1.2-1.sm。 碱液在常温下加固反应缓慢， 一 般加固后三天才

能获得强度， 温度越高， 早期强度越大， 因此注浆管下端的浆液出口处， 由于浆液温度

高， 受热时间长， 土的加固强度高， 从上到下， 由近及远， 浆液温度逐渐降低， 土的强度

也随之降低。 当细颗粒含屋较多时， 由于上粒的表面大， 化乒反应可充分发生， 则加固土

的强度相应较高。 经碱液加固后， 土的水稳件大大改善， 湿陷性可完全消除， 压缩性也相

应降低。

所有采用化学灌浆法加固的地基· 普迫郝存在附加下vi的问题。 如附加下沉量可能危

http://www.cqvip.com
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及建筑物安全时， 应考虑相应措施， 如卸荷或加设陈时支撑。

纠偏托换法

有许多建筑工程常建于地质条件较差、 承载力较低、 土层厚度变化较大的填土、 软

土、 冲沟、 河塘和特殊土地区， 往往会造成建（构）筑物或设备基础的过大沉降或不均匀

沉降， 还会引起柱基倾斜或吊车卡轨等现象， 因而经常提出需要纠偏扶正， 以保证正常的

生产和生活。 当前国内纠偏托换OJ 的常用方法有以下几类：

（一）加压纠偏法

加压纠偏法是人为地改变荷载条件， 迫使地基土产生不均匀变形， 从而调整基础的不

均匀沉降， 地基的加压过程就是地基应力重分布、 地基变形和基础纠偏的过程。 加压纠偏

法又分 3

(l}堆载加压纠偏法

在软土地基上对料仓、 油库、 储气柜等活载较大的构筑物， 如活载加荷速率过快， 地

基土得不到充分固结， 当外荷载超过地基的临塑荷载时， 地基土中开始出现塑性区， 部分

土体将沿基底向外侧挤出， 引起构筑物的大童沉降， 甚至出现严重的倾斜勺 上海地区某配

煤房为钢筋混凝土结构， 内设五个直径8m, 高22. 77m的贮煤斗， 底部为片筏基础， 埋深

1.5m, 基底面积为46. SOX 10. 76m, 静载为38000kN, 活载为21500kN, 基底平均压力为

20kPa。 竣工时由于静荷载产生的平均下沉量为4. 7cm, 沉降速率为0.8mm凡， 相对倾斜

为0.0027。 投产5日内加煤21500kN, 达到设计荷载的100%, 沉降速率突增至4.5mm/d,

相对倾斜达0.014。 经过两年半后， 仅管沉降速率巳下阵到0.52mm/d, 但总沉降蜇巳达

67.4cm, 而相对倾斜巳达0.024, 严重地影响了安全和使用。 最后决定在沉降小的一侧堆

载， 经堆载纠偏后， 生产才告正常运行。 一般堆载加压纠偏法尤其五用千地基土软弱和基

底面积较小的独立性构筑物。

(2}基础加压纠偏法

 

基础加压纠偏法 "'的纠偏机理是在被托

换的基础上加接一个新悬臂钢筋混凝土施力

构件， 利用错桩和加荷机具（图7)' 按工

程需要一次或多次施加预应力， 直至纠偏达

到预期目的为止。

对不均匀沉降敏感且又要求严格控制仰

斜的建（构）筑物， 则可在设计与施工中预

先设置纠偏装置， 以后可根据情况随时进行

调整。 武汉钢铁公司钢铁模具库的露天栈从

建立在填土厚度较大且土质又不均勹的地

基上， 由于受大面积堆料的影响， 造成柱子

倾斜，经采用基础加压纠偏法后，效果足法。

百分寰

工分衷

坎五星

压，，襄

出7 基础加压纠偏法
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(3)顶性加压纠偏法

顶桩加压纠偏法(5l 的特点是在沉降多的 一 侧先压桩 J 而后在沉降少的一侧也压桩， 再

在此桩顶上施加拉拔力， 使基础而上增加附加荷载， 在基础底

面的地基上相应地增大了附加应力， 沉降星也随之逐洷增大，

在纠偏时加荷速率不宜太大太快。 当纠偏完成后， 该桩又可作

顶桩使用， 使建筑物得到快速稳定。 采用此法施工时， 必须考

虑同步施加拉拔力。

（二）掏土纠偏法

掏土纠偏法 "' 目前可有多种形式：

(I)掏砂法

., 

阳8 顶柱加压纠偏法

在设计时，建筑物基底应预先做一层70-80cm厚的砂垫层（图9)。 砂垫层材料可用

中、桓砂， 其最大粒径宜小千3-4mrn。 在可能发生沉降量较小的部位，按平面交叉布置，

每隔约lm距离预留取砂孔一 1、， 取砂孔可由预埋斜放的令200瓦管做成。当建筑物出现不均

匀沉降时， 可在沉降量较少部位掏砂。 如取砂孔四周的砂体没能在自重作用下挤入孔洞，

则应在取砂孔中冲水， 促使孔周砂体下陷。 施工时应分段取砂， 每阶段沉降规定一个数量

（如2cm), 待沉降稳定后再进行下一阶段取砂， 直至达到纠偏预期目的为止。

昼约4瓦管

归t

图9 掏砂法 阳10 水平掏土法

(2)水平掏土法

当基底下土质较好， 且上部结构刚度亦较大时可禾用水平掏土法（图10)。 实践表
2 

明， 掏土忌大千沉降所需掏土量的一时才开始下沉。3 
(3)钻孔掏土法

软土的特性是强度低而变形大， 如加荷速率过快， 有可能使地基土进入不排水的剪切

状态， 从而产生较大的塑性流动， 使基底软士测向挤出， 而钻孔掏土法就是利用这样的原

理来进行调整变形和倾斜的。

通常在基础周围30cm处钻孔， 孔径为40-70mm, 利用麻花钻或螺旋钻成孔， 孔中心

距为10cm。 有时为加速纠偏计， 在钻孔掏士的同时， 施加高压冲水措施。

(4)压桩掏土法

压桩掏土法[5)是在建筑物沉降多的一侧礼压桩， 用 u制止建筑物继续沉降， 然后在沉

降少的一 侧基础下掏士， 减少基础底面下地基士的承厅面积， 增大基底陌力， 使地基土达

到塑性变形， 导致建筑物缓慢而均匀向回侦（图ll)'
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多
言

产产�'廖基豆庄�<,.>匀』 �, 压曾宵土员,.,_霍 多

，巳挟王
'"工笆斤也�.,

用11 压桩掏土法

（三）顶升纠偏法

顶升纠偏法m是指利用千斤顶等设备， 将巳倾斜的建筑物顶起、 加固、 复位的纠偏方

法的总称， 在国内巳有不少工程实例。

某除钻槽（因12)因不均匀沉降而需纠偏， 先在地面上用50号砂浆砌砖墩， 再在其上

设置于斤顶将除钻槽体顶住， 然后将支承原槽体的四根钢筋混凝土柱切断， 操纵千斤顶将

槽体上升纠偏， 最后加固钢筋混凝土柱子， 持柱子的混凝土达到预定强度后即可拆除模板

和砖墩。

上海金山石化总厂某万吨油罐， 因设计

时考虑油罐可能因不均匀沉降而影响生产运

行， 所以在环梁基础上预留千斤顶的顶升部

位， 施工时在该部位预设砖砌体， 需纠偏时

再将砖砌体凿去后设置千斤顶， 这种托换形

式国外称 “维持性托换"

，，．＂ 

，一1

 

图12 顶升纠偏法

（四）浸水纠偏法

建于湿陷性黄士地基上的一些高抡建筑物（如烟肉、 水塔等）或刚度较大的建筑物，

由千地基局部浸水， 往往使基础产生不均匀沉陷， 从而导致倾斜。 此时可利用湿陷性黄土

遇水湿陷的特征， 采用浸水纠偏法rn :c-, 加压以及浸水与加压相结合的三种方法。 浸水矫

正适合于低含水量的黄士地基， 加压矫正适合于高含水量的黄土地基， 一 般情况下， 浸水

与加压相结合的方法效果最好。 浸水和加压都是作用在下沉较小的一侧施工， 在矫正初

期， 浸水和加压速度可稍快， 在后期特别是高忖构筑物接近竖宜位置， 宜降低矫正速度并

停止浸水， 而后再用加庄方法将其矫正手竖直位置， 切忌矫枉过正， 图13为某500kN水塔

的塔顶向东南方向倾斜26、2cm的湿陷纠偏， 最厄决定在西北面布置7个注水孔， 孔径为
10-15cm, 孔深为0.5-1.0m, 另设四根钢丝缆绳作为安全措施。 软三层涅合结构试验楼

（图14)由于浸水湿陷， 向东北方向整体倾伴， 最大沉降差达55.1cm, 由于建筑物刚度

大， 整体性好， 最后采用浸水方法对建筑物进行整体倾斜矫正。 浸水可通过注水槽注水，

沿基础内外两侧分段注水， 共注水99天， 注水猷切OOkN, 某本达到预期矫正效果，
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“立页 "'钙红蹙啊及注水孔中置

图13 木塔浸木纠偏
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在地基中不同位置的水平位移随深度的变化曲线，
体产生侧限作用， 而对较深土体则作用不明

岛方案2和方案4的水平位移相差无
几。

图3是基底沉降曲线， X 为离开堤中心
轴线的距离。 方案1和方案3 的地面沉降和
隆起都很大， 而方案2的沉降和隆起则明显

地减少。

土工织物的作用还可使位移场产生偏

移， 位移减少， 见图儿又剪应变较大的区

域也相应缩小， 特别是在浅层， 土工织物作
用相当明显， 从而难以形成贯通的滑动面，
见图5 。

由试验结果可知：采用士工织物和砂垫

层相结合的处理方法， 对堤基有明显的加固

效果， 既可减少堤轴线附近的最大沉降， 也

可减少地基土的水平位移， 并提高堤基的稳

定性． 因为由于堤身垂直荷载使土工织物产

生拉伸变形， 就能发挥一定的抗拉强度， 从

而使基底的垂直应力重新分布， 而垂直应力
的重新分布， 意味着失稳的机率减少， 又使

堤中心轴线处的最大沉降量也相应地减少．

如图2所示。 土工织物对浅层土

卢 """ 
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图2 水平位移随深度变化曲线



1991年3月 池 基 处 茂 15 

1.Q

。

二＄『

认，心

。l
 

3
芍
贲
心

，，＂ 

宝三
，

九｀ 一�- 夕，，，，

、冒-----

2. 0 

.
,
'

 l'i!sl 芼底沉符曲线

r贝

八上

滑功可

-
－
．
一
一

一

：
－
－

-
－
-
-
－

 

-
－
-
-
－

 

m_
＿

 

＝二－＿

-
t=了
三一－

之
二三f
=

m

 

二
二

二
二

一
f

f

­

、

}
4
}

闲1 位移场

F,. ,.,. 

图5 剪应变大于1:;%的区域

土工织物与土共同作用下的拉伸和摩擦特性[3]

铺设土工织物的堤基当边坡有滑动趋势时， 土与土工织物之间有相对滑动或有相对

滑动的趋势， 这时上与土工织物之间的摩擦力将起着重要的仵用。 丙当边坡发生滑动破坏

时， 土工织物的上下两面在寸一的约束条件下受到拉力作用， 它将拉住周围的士以防止破

坏， 北时土工织物的抗拉强度就起着主要作用。

如图b中， a 点主要是摩擦起控制作用， 而b点则是抗拉强度起控制作用。 在设计计

算时， 就需要了解土工织物与土共同作用下的这种拉伸和摩擦特性。

目前， 用于确定其力学性质的试验方法较多， 如利用三轴仪可以定性地分析土工织物
的加固效果， 但很难用于工程实际。 又如做直接拉伸试验， 则不能反映土工织物在工程实
际中的受力悄况， 那杆求得的土工织物的极限强度较小， 用于工程设计是伸于保守的。 河
海大学设计研制的D应多功能剪力仪飞它可以进行. (1)士工织物的拉伸试验， 测定土
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工织物的应力一应 变关 系 曲 

线，(2)土工织物与填料接触 

面间 (或其它接触面 )之间的 

摩擦特性试验I(3)土工织物 

的燔变试验和应力松弛试验， 

测定土工织物的强度一变形一时 

间关系以及 (4)各种颗粒科的 

直接剪切试验等。 

图 7为测得土工织物与砂 

中的f—E关系曲线。 

图 8为土工织物与中砂摩 

擦试验。 

图8 土工织物与中砂摩撩试验 

5关系 



1991年 3月 地 基 处 理 

工程实例[5]嘲 

1983年以来，我们先后承担了赤湾港防渡堤，北仑港电厂灰埙、青岛前湾港防波堤以 

及厦门东渡港二期煤码头驳岸等工程的设计和试验研究工作。在这些工程 中，应用土工织 

物与砂层复台加固地基取 得 了 良好效 

果。 

赤湾港防波堤为建造在 8~12m厚 

构淤泥地基上的抛石堤。淤泥呈流塑状 

态 天然含水量在80̂一9O 上。具有 

高压缩性、低透水佳及高灵敏度。堤基 

处理采取了局部清淤 抛砂垫层，铺设 

土工织物并与镇压层相结合的方法。 

防波堤 全 长 464m，有 3种断面形 

式，如图 9所示。所处水深 5～6m，分 

两期 施工 。图lO和图1l是 — 断面 C—C 

断面的堤顶沉降及孔隙 水压力随时问变 

化曲线 当第二期工程开始时，c—c断 

面 沉 降 为 O．75m，而 — 断面已达到 

1．50m 这说明用土工织物和砂垫层复 

台加 固比仅用士工织物加固效果好。 

从图儿 不难发现，加荷初期，C—C 

断面下地基中的应力产生了重新分布。 

在第二期工程开始时，在 B-B断面 

荷教 户( ) 

肖  尚 

—  三 
土工飙蚜 

一 A斯面 

口断面 

断面 

圈9 断面图C单位；米， 

圈10 A—A嘶面 

月’ 
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荷投 (‘ ’ 

奋 

沉降 。(哪) 

阿11 C～、断面 

(M ) 

、 

『／ 篇 

I、＼ 

3{ 十 月 

图 l2 1914向位移 

侧向位移达到 50mm，而 c—C断面仅为 15ram，如图12所示 可见，土工织物对减少地基 

的佣向位移效果良好。 

结语 

利用土工织物与砂垫屡之问的良好的界而特性，将两者结合形成的复合加固新方法， 

对改善软土地基的变形性能有良好的效果。 
(1)能够明显地提高地基抵抗变形能力，减少地基沉降和隆起，使沉降趋于均匀 特 

别是_-L工织物的侧限作J千5，使地基侧向位移减少a 
． ， ⋯  

(2)在淤泥地基上修筑海堤等工程，建议采取在地基的砂垫层中间铺设士工织物，那 

样可改善地基变形，并提高堤基的稳定性 而不宜将士工织物直接铺设在淤泥地基上 

6 ．● 2  O  

6 4 2 0 蚰 如 

一 路箍 一 

一拳 赠藉一 Î U■n■■U■几■■==】 ∞ “ 诒 ，；； 
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(3)由于土工织物作用，加荷 蝈，地基中应力有一个调整过程 (应力重新分布)。 

(4)土工织物的应变是不均匀自 ，堤中心轴下应变最大，但不超过5％。 

(5)土工织物与砂垫层在界面有相互滑动，在设计计算时，必须考虑土工织物与砂垫 

层的界面特性。 

参考文献 

[1]土工织物 (土工合成村料 )协作网联络通讯I～29期 

[2]龠仲泉，李少青： “土工织物加周堤基的离心模型试验”，岩土工程学报，1989年第 1期 

[3]河海大学岩土力学教研室t “土工织物与土相互作用下的拉伸和摩擦试验研究 ，l9B佯  

E4]严才生、田树山等： “DJS一多功能剪力仪 ，河海大学，1989年。 

[5]俞仲泉、颜家龙： “应用土工织物加固海堤软基的工程实侧 河海大学，1989年 7月 

[6]俞伸泉、颜家龙：深圳赤湾港西防坡堤堤基处理及稳定分析”，河海大学，1986年5月 

{竺 ； 
浙江省标准 建筑软弱地基基础设计规范 

】)BJ1 O一1-90开始试行 

本规范是以国标 《建筑结构设计统一标准 (GBI68—84)和《建筑地基基础设计规范 》 

(GBJ7—89)为基本依据，针对浙江省软弱地基的特点，总结多年来工程实践的勘测设计 和 

施工经验，以及近年来的科研成果编制而成。 

设计规范共分十二章和十三个附录，及条文说明。十二章章名为。总则，基本规定， 

工程地质勘察，基础埋置深度，地基计算，地基加固，浅基础，桩基础，单桩竖向静荷藏 

试验要点，沉井基础，预防建筑物受到地基变形危害的措施，建筑物受到地基变形危害的 

补救。第六章地基加固分八节．分别为一般规定，换土垫层法，重锤表层夯实法，砂石桩 

法，振冲碎石桩法，石灰桩法，水泥搅拌桩法和排水固结法。第十二章建筑物受割地基变 

形危害的补救分四节．分别为一般规定，锚秆静压桩托换法，高压旋喷桩法，深层冲诮蝉 

土纠倾法 

这是继上海市标准 地基基础设计规范 (DB 08-ii-89)和 “天津市建筑地基基瑚设 

计规范 》(TBI1—88)以后 的又一省市级地方规范，福建省标准 建筑地基基础勘察设计规 

范 》不久也将发行 

本刊一■都 
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Menard公式系数修 正法 

估算强夯加固深度的Menard经验公式为 

：  710 (1) 

其中 h为加同深度， ，0为夯锤重量，kNj日为锤的落距，m。 

国内外大量工程实测结果表明，按Menard~"式计算加固深度偏大很多，需经修正才能 

符合实际加 固深度，即有 

 ̂ OH／~o (2) 

其中 口称为Menard公式修正系数，～般通过实测加固深度与按式(1)计算值比较确定或凭 

经验选定。 

笔者收集、整理了我国四十项强夯工程或试验实测的Me皿ard公式修正系数口值。这些 

强夯工程的目的、土质条件各有不同，夯击能一般为1000~2500kN-m。图 l为根据 这 些 

口值进行简单统计分析的结果。口值范围为0．2～O 95，口=0．4ON0．70的频数约为80％。 

由图 l可见，概率曲线近似呈正态分布，其均值为 =0．579，方差为 ．I=0．1293。上述 

分析表明：加固深度一般可以下式粗估，即 

^=(O．40～0．7o)v QH／1o (3) 

国内外许多单位及学者根据工程鬟践经验总结出了一系列Menard公式修正系数。这些 

系数一般都带有很强的经验性。必须慎 

重对待。所以，实际上往往通过试夯确 

定合理的修正系数。这正是从Menar]公 

式修正上探讨加 固深度问题的严重局限 

性所在。 

由上述分析可见，Mcnard公式修正 

系数法对不同实际工程加固深度仍难以 

估计得比较准确。究其原因，主要在于 I 

对修正系数的具体来源没有搞清楚。尽 l 

管已经广泛地认识到 值与许多因素有 

关，但对各因素究竟如何影响 值仍 I 
甚了了。Fang~．ELlis提出 口为土的饱和 图l 的统计结果 

度sr、夯坑半径 r及深度6的函数 ，但来提出如何确定这一函数关系，况且仅此三个因 

素要比较合理地确定 是远远不够的 

综上所述，Mer~rd公式修正系数法确定加剧深度虽形式简单但精度甚低，且存在很大 

的局限性。尽管如此，工程界至今尚来能摆脱这种方法的影响，以至有人只关心修正系数 

大小而忽略Menard公式只考虑能量因素的严重缺陷和不足，这对于加固深度的研究甚为不 

利。 



地 基 处 理 第2卷第1嘲 

能量守恒方法 

为避免Menard公式修正系数法存在的缺陷与不足，一些研究者从不同角度利用能量守 

恒原理来探讨强夯加固深度的估算方法。 

日本坂 口旭等人根据强夯能量守恒原理，提出了一种加 固深度的简化估计方法⋯。该 

方法大意为：强夯夯锤对土的冲击能为 E =， 日， 为考虑能量损耗的效率系数l设夯锤 

冲击压力为 ，底面积为A，冲击下沉量为Ah，则地基吸收曲能量为E：=寺 △̂。由E = 

E得 
☆=2~QH／AAh (4) 

再将 视为静荷载利用矩形荷载下弹性半无限体中应力与深度的关系，由旁压试验获得地 

基土的屈服强度，由两者间关系确定加固深度。 

坂 口旭等人的方法原理简单，可考虑能量、锤尺寸，坑深及土性等因素。但简单地将 

冲击力视为静压力是欠妥的，因而确定的加固深度从理论上讲偏大}而且在△ 未知时不 

能利用旁压结果，仍然需要试夯}这一方法效率系数如何给出没有明确。同对应该注意到 

我国目前旁压试验毕竟不如载荷扳试验普及和简便，放该方法在实际应用上还 有 一 定 不 

便。 

左名麒根据强夯冲击渡在地基中传播及土对能量的吸收能力，给出强夯加固深度为 

：̂ 耍皿 ：[5] (5) 

上式中"动 纵波波速，m／s~, 为大于l_0的系数，一般为3～5j 4为土体能量吸收系数。其 

它符号意义及单位同前。 

式(5)可以考虑不目土质中波速及能量吸收情况，但实际工程尚难于给出这两个参数 

的合适值。系数 的物理意义电未明确，其值由3变至 5使加固深度估计值波 动范 围很 

大，其精度亦 l必较低。 

壬钟琦，邓祥林按强夯夯锤落地时的动能等于土中弹性变形引起的弹性势能，并把振 

动渡视为简谐渡，导出加固深度公式为 

=膘  (5) 
其中 为简谐波的振幅，ml p为土的密度，kg／m。}m为振动圆频率，rad，B。其它葡前。 

这一方法考虑了土体振动特性对加固深度的影响，但认为弹性变形能对加固地基有效 

似不符合实际。此法以简谐波代替冲击波，简化了动力分析，怛对一具体地基及鸯击能， 

怎样给出台适的振幅及圆颓率，其客观依据如何，这显然是 比较复杂的问题，多数实际工 

程不易做刭这一点。文献[6 给出一算例，但其估算加固深度比赛测值约小2．5m。 

钱家欢等利用集中质量法、差分法及边界元等方法对强夯问题进行了动力计算分析， 

解得了地基的加 固深度 。文献：7]中给出 了一些关系曲线、图表可供申小型工程参考。 
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由于使用的各种数值计算方法均比较复杂，虽对认识加固机理很有帮助，但不便于工程实 

用。 

最近，王成华根据强夯时土体塑性变形对加固地基有效的事实，按塑性能量守恒，采 

用等效拟静力法佶算加固深度 该方法认为总能量中真正使土体加固的能量为土体产生 

塑性不可恢复变形所需之能量，由此导得圆形夯锤下等效拟静压力为 

j 鲤  Y (
1一 )coD。 

其中 。为地基土的变形模量，kPa) 为土的波橙比 

D为锤底面直径，ml 15)为常数0。79) 为模量系数， 

载沉降曲线按下式计算。 

= E ／(E。一玩) 

(7) 

为能量效率系数，建议一般取0。6 

按表 1推荐值选用或由静载荷试验荷 

(8) 

式(8)中 沩 荷载沉降关系曲线上取极限或破坏荷载与相应沉降量按变形模量计算方法得 

到的等效弹性变形模量。 

±的棋量胃It经验韭 囊I 

-

淤泥 淤泥质 一般牯性土、黄土，湿陷 耥密至中密 冲填士，杂【鞍硬的牯性 密的砂土 
土的类别 粘土，淤泥 盼土 橙散的黄土，栓数的抽砂土，碴 填土、素填『 ． 1及卵石碎箱 

盼质牯土 盼砂厦细砂 卵石厦碎石土土、冶金瓷 土等 士、老粘土l土 

模置系数t {一 {一号 丢一{f{一{ j 1 1工～ }工 工 6 3 I 6 4 l 7 4 

按 引起的等效拟静附加应力与土中自重应力之比为0．2确定加固深度。据大量实测 

加固深度大于两倍锤径这一事实，经过简化拟静附加应力与深度的关系得到加固深度为 

 ̂ 丽0 ．1 35pi, (10) 

其中 r为土的重度，kN／m。。式 (10)适用于圆锤、均质地基无地下水情况。这一方法同样 

可用于其它各种实际情况，详见文献[8]。 

等效拟静力法可初步考虑较多的影响因素，公式中各参数均可由常规试验实测或设计 

选用，简便实用。根据与若干工程实测结果对比分析，其误差可满足工程需要 但是，此 

法刚刚提出，有待于更多工程实践的检验并逐步得到完善和发展。 

综上所述，利用能量守恒原理求解强夯地基加固深度有两类方法，一类属于简化的动 

力法“ 。 ，一粪属于拟静力法“ 。这 些方法可以初步考虑Menard公式修正系数法所不 

雒考虑的影响因素，但还都不够成熟，有待于实践的进一步检验。尽管这些方法 目前尚未 

取得工程实用的具体效果，但从 民远观点来看有最终取代修正系数法的可能性。当然，这 

方面还需做大量的工作。 
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结语 

通过对加固深度研究状况的述评，本文认为强夯地基加固深度估算的研究尚处于初步 

探索阶段}目前，强夯加固地基的深度称谓和定义标准比较混乱，建议对此明确和统一， 

称为 “加固深度”。 

统计我国四十项工程实测数据表明Mena r dl公式修正系数近似呈正态规律分布，均篮和 

方差分别为0．579和 0．1293。按Menard公式修正系数法估算加固深度，虽简单但存在很大 

的局限性，只能用于极粗略的估计，应慎重对待 

能量守恒方法可初步考虑较多的影响因素，但各方法还都不够成熟，而且缺乏工程实 

际试用和检验，因而发展缓慢 但能量守恒方法尤其是葚中的工程简化方法 很 有 发 展前 

途。 

强夯加固机理和效果的本质尚未得到清楚的认识，这在一定程度上制约着加固深度估 

算的研究。应继续深入探讨强夯加固机理，正确评价加固效果的本质。加固深度估算方法 

需要在大量实际工程中试用和检验。对此，希望得到学术界与工程界的足够重视。 

参寿文献 

[1]Menard，L． ＆ Broise， Y．(1975)l “Theoretical and practical aspects of dy 

namic consolidation~ ，Geotechnique，25，No．i，pp3—17 

研室(1985) “强夯法加固地基的原理和应用” 

[3]Fang，H．y． ＆ Ellis， G．w．(1983)： “Laboratory study of ground tespon$~ to 

dynamic denslfication” ，Firty Engng．Lab．Report，No 462．6 Lehigh Univ— 

ers{ty 

[4]坂13旭 智 (1979)； “动压密工法K 九基础工事”，土 基础，vo1．27，No．9 

[5]左名麟(1986)； “震动渡与强夯法机理”，岩土工程学报，Vo1．8，No．3，pp55—62 

[6]王钟琦、邓祥林(1984)： “强夯机理殛其环境影响”，第四届土力学及基础工程学 术会议 

论文选集，中国建筑工业出版社’1984年第一版，北京 

[73钱家欢等(1986)； “动力固结的理论与实践 ，岩土工程学报，Vo1．8，No．6，ppl一17 

[8]王成华 (1991)： “强夯加固渌度估算的等效拟静力拖”，第六届土力学及基础工程 学术会 

议论文集， (待出版 )，199l卓，上海 
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场地土层物理力学性质指标 裹1 

卜———— ：!! 一 

圈l 载苻扳下压力盘布置固 

1． 桩土应力比 

复合地基受荷时，其应力将根据 

载荷板下桩和土的剐度进行重分配， 

由于小直径钻孔灌注桩的刚度比桩周 

土的刖度犬得多，故应力在桩体集中， 

桩顶应力与载荷板下地基土应力之 比 

称为桩土应力比。从图3中可见， 

桩土应力比随荷载的增加而增大，亦 

即应力集中现象越来越显著，说明在 

荷裁较大时，桩承担着大部分荷载。 

- 桩土应力比 值变化反映了复台地 

卜  

f』 一 

B—  f — B 一 一 

C一  J 一 C 一 一 s 

∞  

力计 o占 一 
。 

{ 一 

I 一 I 

一挈i! 斌桩钢筋麻力计布置圈 

可 ；● 引 ●-．1 

二 二三 

一=三 二 

三至 f 。 躺 一 一 基 ／ 盏 下 ／ 婚前 一／／ 
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荷载不变时， 值与时问的关系曲线 从中可看出，芒E总荷载不大时，每级荷载刚开始施 

加后的一般较短的时间内， 值增长硝怏，亦印地基±反力向桩顶转移较快，然后逐渐趋 

于稳定，这和碎石桩 n值与时间的关系曲线有稻1 的规律，但由于碎石桩是个 良好的排水 

通道，随着孔隙水压力的消散，地基 j 应力迅速向桩顶转移。 

2． 桩土荷载分担比 

复合地基中，小直径钻孔灌注桩桩顶 

标定断面 一 的轴向力P值是桩顶所 分 担 

的荷载，其值可由钢筋应力计实测得到， 

土压力盒的读数即为载荷板下基底土所承 

受的压应力，由图 5可知 ，随荷载的增加， ． 

基底土所承受的荷载占总荷载 的 百 分 数 

({)越来越小， 电就是说，随总荷茕的增 

加，复合地基中桩所承担的份额越来越大。 

室外模型试验 

圈5 土的分担作用随荷载的变化曲线 

(一 )试验概 况 

用现场足尺试验来检验小直径钻孔灌注桩桩土复合作用效果应该是一种最有效、最可 

靠的方法，但由于经费及工程背昂的限制，不可能进行众多的现场试验，来总结出相关规 

律，因此在室外进行模型试验，不失为一种行之有效的方法，桩可根据需要来设置，可在 

定性的基础上检验桩土问的相互作用，并和现场试验加以比较。 j 

为此进行了室外小直径钻孔灌注桩的模型试验，现场土层的物理力学性质瞻标见袭2。 

现场土层物理力学性质指标 囊2 

层 土 层 层 厚 (。 Y 印 c a1—2 

序 名 称 1 (m) ( ) (kN／m ) (。) (kPa) (MPa‘ ) (MPa) 

l 亚 粘 土 1．2O 27．O 】9 7 0．75 21， 14．0 O．3O 6．4 

2 淤泥质亚粘士 G．50 36．6 l 8．2 l，00 】4．6 8．0 0．43 3．4 

模型桩直径6．5cm，桩长分别为 8d、1 2d、l6d、20d(d为模型桩直径 )。制 桩 疗式 

为：首先用直径6．Ocm的手摇钻钻到 定深度，然后用就地拌 {昀水泥砂浆灌 入，水泥标 

号C50，砂为过筛的细砂， 术灰比为0 4，水泥和抄之比为1：1．5，灌浆时，人工振捣，直 

至灌满，再插入一根 4一的钢筋，制 完成 2 8天屙，待模型桩达到强度后进 行 载 荷 试 

验，试验用堆载法进行。 

(二 )试 验结果 分析 

根 单桩和复合地基戟荷试验的实测资料来推算摸型柱的柱土应力比，众所周知，复 
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合地基存在下列平衡式，

P,,=P,+P, (1) 

式中，
P,,-复合地基试验时，所施加的荷载
P,-复合地基试验时，桩分担的荷载
P, 一复合地基试验时，土分担的荷载

根据相同的相对沉降量，P,,,和乌可分别从复合地基载荷试验的P,,-S/护(b'是载荷板宽
度b的当量宜径）和单桩载荷试验的 • .. '-' '-'· u .. , 叩
P-S/d (d为模型桩直径）曲线上求

�-'. --�--... "·-— 
得，由b = 20.0cm, 得护= 22.6cm则

可作出单桩和复合地基试验的P-S/
护(S/d)曲线，以桩长L=Sd为例，
见图6。

由图6可得到，相同相对沉降量
所对应的荷载互p 和乌由式(I)可得到
基底土所分担的荷载P言，由此也就得
到了桩顶应力和基底土应力，所得数据见表3。

桩土应力比n及基赈土宥戴分袒比g推算比

芦沪 I 0.002 I 。 -004

P,,(kN) I 0.56 
i 

1.02 i 1.41 1. 79 2.18 - 2.62
－

－

I 
P,(kN) 

_ 
o. 42 I 。貂! 1.15 l.

�
O 1.78 I 2.02 

P,(kN) " 0.14 I 0.20'0.26 
I 

0.29 0.40 I 。.60
---- I - - - ---

Up(kPa) I 126.6 I 247. 1 I 346.6 452.0 536.4 , 608.7 

叩kPa) I 3.82 I 5.45 - 6.9"-—7.90 - 10. 9 : 16.4
- -- ---— | 

n 
: 

33. 2 I 45:___ __ 
49.8 _ 57.2 

----
49.2 I 37.1

乞(%) : 25. 。 I 19.6 18.4 16.2 18.8 22.9 

注，叩一桩项应力，a,-£底土应力
1. 桩土应力比

由表3可作出桩土应力比n值随荷载的变化曲线（图7) , 不难发现，当P,, 超过 一

定值后， ＂值不再随荷载的增加而增加，反而减小，这说明桩由弹性变形阶段进入塑性变
形阶段，也就是载荷板下基底反力自桩顶向士转移．

• 闪4

,.,, 

"" 
""' 

�, 戎

、
.,..___ 
'-.·-

� 
�-........ 

\ 、、

入 下
单 复

叉l>fJf<>

图6 单桩和复合地基P-S/b'(S/d)曲线
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2． 桩土荷载分担比 

从图 8中可看出，当荷载较小时，基底土荷载分担 比}值较大，荷载板下基底土的分 

图7 n～P。P关系曲线 图B 暑～P s P关系曲线 

担作用较为显著，随荷载的增加， 值逐渐减小，但当 P。 达到一定值后，{值不再减小， 

反而增加 这同样也说明，当桩达到塑性变形后，荷载板下基底反力自桩顶向基底 士转 

移，基底土的荷藏分担作用又得到发挥 

模型试验与现场试验结果对比分析 

对比模型桩载荷试验和小直径钻孔灌注桩现场载荷试验可发现如下规律； 

桩土应力比 (比较图 7和圈 3)均随荷载的增加而增长，即随荷载的增加，桩顶应 

力集中现象越来越明显。 

比较图 8和图 s，容易看出基底土的荷载分担比 {均随荷载的增加而减小，即随荷载 

的增大，柱的作用越来越明显，所不同的是，现场试验 

未做到极限状态，故而没有得到像模型桩那样当桩进 入 

塑性变形阶段后， n值和 }值的变化规律。 

试验所得到的桩土应力比 值随荷载的变化规律与 

碎石桩相似，这也说明小直径钻孔灌注桩具有复台地基 

的效果，但是模型小直径钻孔灌注桩的刚度比碎石桩的 

大得多，因此桩的特征更显著，而碎石柱是柔性桩，其 

桩土应力比为3～5，图9为两者应力比的对比曲线。 

结论 

图9 模型桩与碎石桩n～oP对比曲线 

通过现场载荷试验及室外模型试验，可得到如下结论： 

1． 小直径钻孔灌注桩受压时，桩和土共同承受外荷载，桩土荷载分担比例随外荷载 

而变化，当外荷较小时，基底土分担较大的荷载，当外荷增加时，基底土的分担比例逐渐 

减小， 当外荷超过一定值时，土的分担 比又有所增加。 

2． 桩士应力比 n是变化的， 值随荷裁的增加而增加，当外荷超过一定值时， 叫直 

又逐渐减小。 

3． 桩土应力比随时间的增长而增加，说明随时间的增加，应力逐渐向桩顶转移，基 

底土反力逐渐减小。 
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4. 目前小直径钻孔灌注桩是按短桩进行设计的， 而上海过去短桩设计的经验是"3:

7", 即基础荷载按桩承受70%计算， 其余30%由土所承受， 而这与实际情况不尽相同，
实际上基底土所承受荷载的百分数是随基础荷载变化的， 庉按复合地基概念设计。

P,,=P,+mP,

式P,,+mP,

移项，(1一苍） P,,=mP,

式中，

P,,-复合地基承载力

m一承台下桩数

P, 一一承台下土分担的荷载

P,--一根小直径钻孔灌注桩的容许承载力．

(2) 
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。
Ⅲ  

川 

。 

图1 监测设备埋设，勘探点平面位置(单位 米) 

围2 荷截～分层沉降～时阆曲线 

(地面和深层沉降标) 

： ：m 1 lfI1 
0吼 

图3 荷载～分层沉降～时间曲线 

(波纹管) 
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I；、I 侧向位移沿深度的变化曲线，堆载区中心地面垂直沉降与测辩管最大侧向位移的关 

系如图 5，堆载区边桩变形速率与变形量见表 1 

(三)勘测成果资料 

0 

糖 
凑 

一向位咎(删·) 

托 

前 
完 

1l 

图d 捌向位移～潦度曲线 

倒向位#(匍) 

0 

lO 

20 

^ 3O 

g 

量 
蛙 ●O 

蝴 

5O 

魏艨 
。．惦 0+1 o．15 

图5 侧向位移与垂直沉降关系 

) 
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变形速率与总变形量 裹1 

＼ 穗 Pl=59．4 kPa P4=1071cPa 
哿埠== 想f竖 向 侧 向 嘎 向 侧 向 

奄＼ 、 畦 最大 慧耋卜般 最大 箍耋 一般’最大I总褒tt-, ~ 最大 总变 形量 
边柱(距坡脚2m) ±1 13～2Ol±I 一2 1—2．5I 4～6 i82．5 J~1 10̂一12 

+ 
— 1 1 0 0 ±0·5 『4．0 0 8 边柱(臣坡脚2m) 0

． 5 

I4一! ⋯ 。 『 4̂7m皿 测 斜 管 
5—6d ； J 5～6d 42．5 

地面中心沉障 l0～18 22 7"} i卜n{420 

表 2为试验场地的土层分布及其主要物理力学指标，表3为试验加荷前(前期勘测)， 

±曩夏其物理力学擅标 裹2 

层厚 天然 容重 孔隙比 压缩填量 抗剪强度指标 
品序 土层名称 含水量 Y(kN／ E 

m co m。) (kPa) C 饥(度) C|d (度) 
(kPa) (kPa) 

la 亚粘土 1．6 3 B_3 18．2 1．ol 3200 30 0 0 18 

1b 淤泥质亚粘土 3·5 42．2 18．2 1．20 1 400 15 0 5 16 

12000 3 轻亚粘土 4
． 8 29．4 1 8．9 o．83 3500 

4 粉砂 7．1 20．5 18．9 0．B4 110oo 

5 细砂 6．7 27．7 19．2 o．7"9 13000 

6 轻亚粘土 4．1 30 19．1 o．84 1100o 

堆蠢区±屉物理力学括标统计裹 

孔 隙 比 

e 

静力触撵 十 字 板 容许承载力 

比贯入阻力 1剪切强度 1 

Ps(MPa)l Cu(kPa)l[R'l(kPa) 

⋯一 一 ～ 广 ]一 。-一 一 l一 一 e— 
la亚粘土 l 28 4 『 】．07 1．3 150 

中间勘j田l —————～ l̈一 一 一 ～ 一～ 一 j——一  

1 1b淤泥质亚粘土{ 38 { ．0 ! 。． { 1 80 

j 1a亚牯土 36，9 0．98 1．5 1 170 

后期勘测l—I— —— ～～～～l_ 一ll_ 一；一～～卜⋯——一 1 1b{5晕混质亚粘土1 37
—  1 1．03 ： 0．7 40 j 110 

一 
一 
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第一级、第二级荷载终止时 (中间勘测、后期勘测 )，在堆载区所进行的勘测 成 果 统 计 

表}图 6为现场静力触探和十字板势力试验曲线。为了确切地评定地基土的强 度 增 长 情 

况，职1 淤泥质亚粘土样进行了三轴不等向固结压缩试验 (图 7)，强度增 长 率 C ／P为 

0．2d。 

图6 静力触探，十字板试验曲线 图7 lb土三轴不等向固结压缩试验(su～ ) 

地基强度增长 

(一)固结度 

1． 最终沉降 (土层压缩量 )的确定 

根据沉降实测资料，应用双曲线法“ 和麻同(Asa0ka)法⋯可以推算测点的最终沉降和 

土层的最终压缩量，进而可求得任一时刻土层的固结度。 

(1)双曲线法 

双曲线法假定沉降曲线按一定规律—— “沉降平均速率按双曲线递减”而变化，即可 

用下式计算测点最终沉降t 

1+喜二 
-  “  l 

1_誊S,-S t．t~ ㈦ f1 dt—d 凸 
式中·S ——最终沉降量} 

s ——瞬时沉降，本文简化取零， 

f-、f。——将实测沉降过程曲线修正成为瞬时加荷 

沉降曲线的零时点算起的对间(图8)，取曲线规律较好 

部分的两端对间点为f 、f。I 

△t— fi， 时间间隔l 

Sl、 ——对应f1、f 时刻的沉降值。 

(2)麻 冈法 

职某一确定的对间间隔At=(f 一f，一 )=常数(i= 

1，2’．．·，≈)，可以证明， 时刻的沉降 p 总可以表达成 

如下表达式： 

p，= 。+∑口．· 

荷戴 

抗球 

图8 双曲线法计算最终沉降 

(2) 
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式中 。， 。0=1，2，⋯， )为待定常数。 

对于主固结情况，式(2)可简化为一阶差 

分方程 ； 

p J= 。+ 1·p J一【 (3) 

根据实测沉降资料，作图 9可确定待定常 

数 、 。和最终沉降 (土层难缩量 )。 

图lO为堆载区中心地面实测及理论沉降曲 

线，图 l1为 Asaoka法图解地面最终沉 降，表 

4为推算的地面最终沉降值，表 s为分级荷载 

下土层最终压缩量和固结度，其中实测值系指 图【j Asaoka法推算最终沉降 

第一级，第二级荷载终止时的野外观测值。 

， 

／ 日(1 
— J

广  EI 】aI I： 
—  

＼＼．／  ̈̈ ’ 

‘ 。 ＼ 、 
、 

图lO 荷载～地面扰降～时间曲线 

理论计算和推算中心量终沉降 

囊4 

理论 按实测 沉降 
计算 曲线推算 

计算方法 
分层 双 曲 Asaoka 
总和法 线法 法 

疑终沉降 
46．5 48 44 

图11 Asaoka法推算最大地面沉降 

土J薹最终压缩量和圈结度 衰5 

l l P．=59．4kPa P z=107kPa 
土 层 -计算方法 测值是终 固结度 实测值 终值 固结庙 

m m  m m
． ％ 

双曲线法l 28 1 —— 57 

。亚轱土 As~k—al26_i 30 91 53 94 55 

1b淤泥质亚l双曲线i击 153 250 
牯土 1页sa0ka 142．5 —— 93 232 93 

l52 244 法 

2． 固绪度 

地面实测最大沉降为42cm，占推算的平均最终沉降的9l ，表明地基土主固结沉降基 

本完成。地基土层的固结度可以依据实测的土层压缩量与推算的土层最终压缩量求得。从 

表 s可以看出，1酬 泥质亚粘土的固结度在分级荷裁终止时皆达到93 ，说明排水固结效 

果 良好。根据Asaoka法图解资科，参数 平均为0．844。 ． 

(二)强度增长 

1． 抗剪强度增长预计 
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在预压 荷载作用下，由于地基土 由排水固结，其强度将提高。 

长率C ／P⋯和有效固结压力法 (赵令炜、沈珠江 ) 计算。 

(1)根据强度增长率C ／P计算 

根据地基土的强度增长率cu／P可利用下式计算土的抗剪强度： 

S=So十(C ／P)·AP·U 

式中 u——地基土层平均固结度} 

s——固结度为u时土的不排水抗剪强度； 

s 一 土的天然不排水抗剪强度 

△p一 荷载增量I 

C ／p——强度增长率。 

(2)有效固结压力法 

地基土由于排水固结而增长的强度增量用下式计算； 

AS =△ ·U·tg@ 。 

式中：△S —— 由于排水固结而增长的强度增量} 

△ ——固结压力增量，△ =Acr．~ 

钆。——内摩擦角，由固结不排水剪切试验确定。 

地基土相应的抗剪强度为： 

S= 。+AS ) 

强度增长可根据强度增 

f 4) 

(5) 

(6) 

式中 为折减系数，取0．85。 

根据上面介绍的二种计算方法，应用表2、表5的计算参数，地基土在分级荷载预压 

下抗剪强度增长后的数值如表 6。 

地基土在分级荷意下抗剪强度的提高 

土 层 

CufP法 

囊0 

增 长 后 的 抗 剪 强 度 (kPa) 

1b璇泥质亚牯土 28 

赵夸炜睦 

{0 

26 

CulP法 } 赵令炜法 

2． 强度增长 

从现场测试、土工试验成果 ( 5、袁 3)以及表 6可以看出l鼢 泥々质亚粘土性质的 

改 良： 

(1)根据强度增长理论计算的拉螂强度与现场十字板抗剪强度c。相近，约 为 39kPa， 

是天然不排水抗剪强度的2、6倍。 
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(2)静力触探比贯入阻力P；由天然状态的0．25MPa~长到荷载终止时的0．7MPa。 

(3)天然强度c 与P 的相关关系为c。=( -~古P ，与上海地基粘性土经验关系 
式⋯c。=(吉～丢)PJ相近似 而荷载终止时的剪切强度c。与天然状态时的P；比值为{ 

1 
～ T 。 

(4)地基容许承裁力天然状态为50kPa，地基改 良后，提高到 ll0kPa，承 载力增长了 

1．2倍，满足了堆煤场承载要求。 

稳定分析 

(一)稳定分析的理论计算 

地基的稳定性可采用 “应用有效固结压力强度指标的稳定分析方法”“ 进行验算。 

根据图12，滑动力矩： 

滑 R∑( + II) 兄【 ( I r 

+ I )f。in + C 
lI_ j 1 

(7) 

式中。 h I1——分 别为土条在地基部 

分及堆载部分的重量 
— — 土条底面与水平面交角} 

R——圊弧滑裂面半径。 

圈l2 稳定分析示意图 (应用有效固结压力强度指标) 

堆载部分抗滑力矩： 

： 抗] = R搴【c ，+ Ⅳ c。s tg 】 (8) 
式中。 ——堆载抗滑力矩折减系数， =0．6 

叩一 强度指标折减系数， =0．5} 

CⅡ， ll——堆茕材料抗剪强度指标，由固结不排水剪切 试 验 确 定，Cn=0， I= 

30。 

地基部分的抗滑力矩。 

[ 抗] 【c一?·+ iiCOSait昏 + l̈Ucosa~t昏 c j (9) 

式中 C 、 ——不排水剪切试验强度指标，丧2； 

。

— — 固结不排水剪切试验的内唪擦角 。 

— — 地基平均固结度，表 S。 

抗滑稳定安全系数 
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F。= _
-M~J + ]￡ 

肘 滑 

图13为堆荷107kPa时可能产生的滑裂面 

的荷载时为 i．1，考虑地基 土在 第一 缀 

59．4kPa荷载下的排水固结，再施加第 二 

级荷载，完成总荷载107kPa的施加，安仝 

系数达1．6。 

(二)稳定分析 

根据稳定计算及图4、图5、表1。 

(101 

稳定安全系数在天然地基上直接施~107kPa 

1．在第一级预压荷 载 59．4kPa作 用 3· 

下，淤泥土经排水固结，抗剪强度迭27kPa 囤13 堆载稳定分析(1：4o0) 

(表6)，再施加第二级荷载47．6kPa，地基稳定安全系数达1．6，地基是稳定的。 

2．在荷载终止时，测斜管最大侧向变形平均为42．5mm，发生在地面以下 2～4m深度 
， 

的淤泥层内，约为中心地面最大实测沉降42cm的— 。 

3． 边桩、测斜管的侧向变形速率在±lmm／d，表明地基土在堆载过程中是稳 定的。 

4． 图5a侧向位移一垂直沉降曲线显示出；初始曲线段的斜率口，和末端曲线 段斜率口z 

满足下式： <口 +0．5，按照富永(Tominaga)图解的破坏准则 ，地基土是稳定的。 

5． 侧向位移与垂直沉降的比值示于图5b： 的比值在0．097~0．113，平均为 0．106， 

的比值为0．．071～0．1l4，平均值为0．090。两者的比值较小，说明加荷过程对地基土侧 

向变形控制是成功的。 

结论 

根据堆载试验监1测资料以及所作的分析，表明地基土经过排水圆结处理后，其强度和 

变形性质均能满足堆煤场的生产要求，堆载预压加固淤泥土效果显著，采用塑料 板 排 水 

井、分级堆煤自重预压的地基改良方案是合理、可行的。 

1． 淤泥土的强度增长率C ／io为0、24。 

2． 地基土在分级荷载预压下的围结度均达到93 左右，说明排水回结效果显著。 

3． 淤泥土经排水固结改良后，比贯入阻力从天然状态的O．25MPa增长 为 O．7MPa， 

十字板剪切强度由原来的1 5kPa提高~40kPa，地基容许承载力由天然状态时 的 50kPa增长 

蓟110kPa，提高了1．2倍。地基土强度有较大的改善，能满足煤场总堆煤荷 载 108kPa~设 

计要求。 

4． 侧向位移主要发生在淤泥甚，最大变形建率 ~mm／d，最大总变形量为 42．5ram, 

发生在地面以下2—4m深度范围内。 

5． 侧向变形与垂直沉降的比值为0 t左右，1疆|f向变形与垂直沉降曲线斜率满足Tbm卜 

anga图解的稳定条件：吼<a J+0．5。 
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6． 堆载荷载l07kPa直接施加于天然地基上的稳定安全系数为1．1，地基土将 产 生较 

大的塑性变形以至失稳。经分缏预压处理后，稳定安全系数选1，6。表明二级加 荷 过程是 

合理、安全的，并为分级堆煤过程设计提供了依据 

7． 根据堆载试验成果，煤场地基改良设计排水井按等边三角形布置，井距2．Om，井 

长 (入土深度 )5m。堆煤过程分二级：54kPa和 lOgkPa，停荷预压时间预 估 为 i00—120 

天。根据堆煤条件，可调整井距，以满足工期的需要。为了指导堆煤加荷过程，达到最佳 

压实效果，计划埋没必要的监测设施，如酗斜管。波纹蕾沉降环等，以使堆煤场生产顺利 

运行。 
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地基处理手册 获全国优秀科技图书二等奖 

由中国土木工程学会土力学及基础工程学会地基处pB学术委员会组织编写的 “地基处 

理手册 最近经由新闻出版署主办的第五届全国优秀科技图书评选委员会评为全国忧秀科 

技图书二等奖。 《地基处理手册 》由中国建筑工业出版社出版，巳印刷二次，共发行 6万 

余册。该手册的出版得到广大同行的欢迎。 
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这里 为桩截面周长，P(z)为桩 

轴向力， ( )为摩阻力。假定桩 

在深度 处的位移为s，则有 

P( )=一F 軎 (2) 
式中 F为桩身弹性模量， 为桩 

截面积。将式(2)代入式(1)得 

垡 dz 一 EA )=o 2 ⋯ ， 

{ r一  — ·．．一 p．．．一  

讣 }} 

一 P ，【：) 辞： 畚争 
P( + ( ) 

J 寻  J 
三三寻 l‘ 

此即为分析和计算桩荷载传递的基本微分方程。 

解。计算的摩阻力由半径验的传递函数来表示， 

盘 
备  

：廿 

叮一 

图1 荷载传递的分析 

如果已知摩阻力，( )，即可术得该方程的 

最常见的有图 2所示的 三 种 ，即 双 曲 

叮． 

铀  

盟 
盛 

廿  

， 

f．一 l一·”(一面 ．暮)] 和t (当。≤ 耐) l̂．(专+ 
( ) ( ( ) 

固2 传递函数的几种图形 

Ca)凯兹迪(A．Kezdi)I(b)佐膝悟，(c)伽德奈尔(w．S．Gardner) 

线，折线式、指数函数。这样摩阻力不再是深度 的函数，而是位移 s的函数，于是，方 

程(3)成为 

一 击 )=o (4) 

此方程只有两个变量 和 ，为二阶常系数微分方程。积分一次可得 

篆一=±J告 )+c1 (5) 

式中F(s)是，(s)的原函数，cj是积分常数。对于受压桩，应变 苗必须为负值，因此 

磐=一J啬 ) (6) 
轴向力 ‘ 

=  軎 删 F( (7) 
对于大多数传递函数来说，其原 函数F【 )较为复杂，式【6)的右面一项积分有困难， 

因此不能甩普通的方法求解。但假设一个 诳端位移，先求积分常数c 后即可求解，见下面 
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求解过程。 

我们假定桩端位移为S ，并假定单位面积桩端阻力 r是s 的函数，即 

对于长为 的桩，有边界条件 

z 一 磐 一 
从方程 (6)和(9)可得积分常数 

C ： 一 P(S ) 一 一 

方程(6)可写成 

一  ： 一如  

) 

从桩端到任意深度，印从 =L到z，从s=乩到 ，时式(11)两边对应积分得 

f‘1 =L一 J 
s 

一  

(8) 

(9) 

(1 0) 

(11) 

(12) 

有了方程(12)，对于均质地基土中的硅，即可方便计算桩的荷载传递了。先假设一个 

桩端位移s ，利用方程(10)求得C，，即可按方程(12)计算桩身任意深度 处的位移 ，按式 

(7)计算轴向力P，最后按假定的传递函数求桩侧肇阻力。在桩顶，令 =0，即可求得桩 

顶位移 和荷 载P。假定各不同的s 值，即可求得桩顶荷 载P与位移 s的关系，即P～ S曲 

线，以及轴向力和摩阻力。 

对于大多数荷载传递函数，式(12)中的积分是困难的，可借助于计算机来完成。 

(二)分层地基土中的桩 

对于分层土中的桩，可以从最下一层开始，然后一层一层往上计算。假定一个桩端位 

移s ，即可用以上介绍的方法求得最下一层和这上面一层边界处桩的位移 s和轴向力 P， 

把这 s和 P分别看作 s6和r ，就可计算最下第二层了。依此类推，逐层往上计算，即可求 

得桩顶荷载和位移，同时，桩的其它静力特性也可得到。 

(三 )荷载传递函数 

传递函数通常是根据实铡资料和经验确定的， 目前有许多种。对于采用本文所介绍的 

方法，它必须可以积分一次，作者假设传递函数为以下几个函数的套i合，即 

卜  + S +
( (1-e-b,') 

+4JSe一 5 + ， 6’ (1 3) 

这里 ，、b ⋯⋯ ， ·均为常系数。式中前面四项是基本函数，为双曲线函数、指数 函数和 
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其它一些函数。图(3)给出了这四种函数的图形，这兀个函数都是建立在桩侧极限摩阻力
为20kPa基础上的。可看出，四种函数
变化形式不一样，函数(1)为双曲 线函
数，开始增长较漫，但一 直到较大位移时
都不断增加，函数(2)(3)开始增加较
快，到一定值后就逐渐减小，函数(4)为
指数函数，其值漫慢增加，最后趋近于20
kPa。对于各种土质，各种试验得到的曲
线基本上都可以通过改变系数用这四种陌
数的组合来表达，有时仅用曲线函数就恀 图3四种基本传递函数

了。如果以上四种函数的组合还不能令人满意，可用式(13)中的第5, 6项来修正，这两项

是同一函数取但粲中在某一区域，较大位移时基本上为零。可采用不同系数，以改变s

区城范围和f伯的大小，从而修正传递函数。
通过积分可知，f(s)的原函数为

“ 
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工程实例

山东省兖州矿区兴隆庄选煤
厂为年选煤300万吨的大型选煤
厂，试桩属于煤仓基础，桩长27

m, 为钻孔灌注桩。该桩试验由
山东省兖州煤建指挥部委托同济
大学土力学及基础工程教研室完
成。

试桩处的地质情况和桩身直
径见图4所示。桩的设计直径为
1米，实际平均直径为1.1米。

量测元件布置也示于图4。由于
最低点元件布置在26.6米深处，
因此只能测得26.6米长范围内的
数据，为此把26.6米深处桩的

轴向力当作桩端阻力。试验于
1981年9月进行，采用描桩法。
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试桩地质情况、桩径和测点布置图
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实测得柱侧摩阻力及位移见表 l所示。实测得到的轴向力分布、 

桩端阻力和桩端位移见表 2和表 3所示。 

试桩桩舅摩阻力和位移实测值 

桩顶位移，桩侧摩阻力、 

囊l 

桩 

范 

一 ] 
P(kN)r S(mm)f(kPa)S(mm)f(kP

I 

l 6 

f 9．2 

力 位移 

a) S(nlm) 

8 8 — 10 10一 I1 

1 ．6 I{．6— 2 ．5 24 5—26 6 

摩阻力 位移 摩阻力 位移 摩阻力 

ff kPa) S(171121) f(kPa) S(mm) f(kPa) 

1 4．2 0．31 16．5 0．28 19．0 

用传递函数法计算时需要知道桩侧土的荷载传递函数。我们按照表 l给出的结果，拟 

合了荷载传递函数，见表 4所示，0-1．4m范围内的传递函数参考 1．4-4．6m的数值。绘成 

曲线见图 5所示，图中黑圆点为宴测值，虚线即是根据表 4所示函数绘成的。可见，曲线 

基本上拟合了实测值。 

弹性模量取值见表 5，根据表 4所列传递函数，用前面介绍的改进的传递函数法计算 

桩的静力荷裁传递，所得结果见表6、表7和图6一图8所示。图中还绘出了实测结果， 
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以作比较，可见两种结果基本上一致．
试桩轴向力分布实测值(kN) 襄2
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试桩菁慧俜遽涵微 裹4

深 度

0 一0.92

0.92一1.40 I 

荷载传递函数

/(s) = 
64.48S 

I0.75+S" 

f(s)� 103.68S
ll.52+S'

l.40一4.6 f(s) = 
144S 

l 3.09 + S'

4.6一9.2
104.5S 这 - s __ 

/(s) = --
2.323+S +5.138Sr'-7.339Se•·• 

-
i 

-

9.2一14.61 /(s) = /;2嘉 1项S户§ 一10.76Se-s

14.6一24.5 121.4S 竺 - s 
f(s) = 1. 278 + 

s
+ 21. 26S e'- 85. 3S e•.•

- - - - - 、 一 一 一 一 、一 －－－ － 
－ －

172 、.69S _ _,;_ - -L-... 
24 毫 5一26.61 f(s) =1.4ag+S+ 52.93Se 1,• -159.67Se'•'

端j r(S,} = 2心气 s
+I70.51Se-,�- -700.23S心桩

试桩姆性蟆量覃值 裹5

荷裁P(kNJ

I I
弹性摸景 (kPaJ 

0一3850 2.6>-10了

二
I

＿＿＿ 

一一， ， 邑－－ 一
- -- - -- - • • 一

3850一6650 2, 7 X 107 

- • • 一- • • • 一. - -

6600一9100 I �. 8X 10了
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试桩轴向力分布计算蕾 裹6 

7000 09|9 6749 560] 462 1382 502 

7700 7654 7471 6251 5002 160， 62l 

8|00 『 8367 8230 6893 5|91 1826 763 

9lOO 9088 9北 4 7530 9劓 2080 878 

试桩P—S、R 、R b Sb计算值 寰T 

2100 1．53 2045 55 0．33 

● 

280O 1 2．O8 27]0 90 0．|3 

3500 l 2．65 3360 131 0．54 

4200 l 3．19 4017 163 O．67 

4900 3．84 4657 243 0．82 

4．56 5286 314 1．02 

1 —— ～f
⋯ 一

59。2 

7000 6．15 6498 

308 1．28 

502 1．70 

7700 7．45 7079 l 2．47 
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结 论 

图8 试桩P—R。、Rb曲线 

为了正确设计蚀基础，必须分析桩的静力荷载传递性能，但是目前还没有一种能考虑 

各种复杂因素的简单计算方法，运用本文介绍的改进的荷载传递法能达到令人 满 意的 效 

果。采用这种方法，能方便地考虑分层土中各屡土的不同特性等许多复杂因素，得到桩的 

位移、轴向力、摩阻力、桩端阻力和其它受力性能。 

桩的静载试验表明，改进的传递荷载法计算结果同实测结果基本一致。这种理论计算 

方法本身不会带来误差，其精确度取决于荷载传递函数是否完全反映了土和土与桩相互作 

甩的性能。， 、 

本文提出的是一种计算方法，如要分析柱长、直径、分层土、土参数瞳深度的变化、 

弹性模量的变化对桩受力性能的影响，可采用一个简单的传递函数，即可得到一个正确， 

满意的结果，见参考文献[3]，该文中分析了桩长、直径、土质情况对桩的刚度 的影响。 

为使这种方法能在实际工作中得到应用，尚需进一步研究，以便直接根据土的性质和 

桩的类型，等条件建立传递函数，这还有待于人们去探索。 

参：膏文献 

[1]洪毓康、腺强华等，钻孔灌注桩的荷载传递试验研究，同祷大学科学技术情报站}1983 

[2]孙更生，郑大同、软土地基与地下工程，1984，中国建筑工业出版社。 

[3]潘时声， “用振动法测试桩的质量并确定承载力， “第三届垒国岩土力学敦值分析 与解析 

方法讨论会论文集，1988年11月，第三卷，第68-83贾。 
[4]Cook，R．W ．，Price， G．， and Tarr， K．， “Jacked piles in London Clay：a 

Study of Load Transfer and Settlement under W orking Conditions。 ”Geo- 

technique， vo1．29， No．2， 1679， PP．113-147． 

[5]Kezdl。A．，“Bearing Capacity of piles and pile Groups， Proc．4th．ICSMFE， 

London， Vo1．2， 1987~ PP．48-51． 

[B]Poulos， H．G．，and Davis，E．H，，“The settlement Behavlour of Single Axi— 

ally Loaded Incompfessib1e piles and piers， ”Geoteehniqu e，Vo1．18， No．3， 

1968， PP．881-371， 

C7]Gardner,W，S，， “Considerafion in fhe Design of Drilled piQrs，”DesijⅡ， 

Constfuctlon， and Performance of DeeP Foundations， 1975． 
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图1 不同柱脚处刚度系数与层数n。的关系 

(a)抗压冈 度kuu (b)抗剪刚度kvv (c)抗弯剐麈k 0 0 

不同屡数n。时的4值 裹l 

屠拉 l l 8 G 9 l 1 2 l5 1 8 22 2 

1．17 3．55 I 5．79 6．88 l 7．41 l 7-67 l 7．67 7．67 7．B7 

2．基础 

由于平面形状不规则，基础在边界上可能是曲线或具有斜交的折线。为较好地反映这 

些变化，在计算分析中采用三角形薄板单元。其刖度变化，片筏基础 用厚 度 T(m)来反 

映I至于箱形基础，可采用等代刚度换算，把箱基视为等厚度板 。附带指出，对于板厚 

超过1．8米的厚筏，应采用厚板理论进行分析，不能忽略剪应力引起的变形。 

3．地基 

国内外对各种地基模型的比较分折及与实测结果的对照表明 “ ：地基应办分布介 

于winkler模型和弹性半空间模型之问，所以土体的非线性问题研究引起人们的高度量魂， 

但它所需的计算时间长、费用高，要求计算机容量大，在共同作用分折中应用土体非线性 

问题尚不多见“ ，特别是在实践中应用比较困难。 

本文采用修正的Winkler模型，其表达式为： 

P= · ， )·A·W 

式中l P——地基表面某点的压力 (kN) 
— — 该点处地基的沉降 (m)，它也反应了基础板单元各点挠曲与地基沉降之间的 

变形协调条件。 
— — 基床系数(kN／m。)。它对于某种确定的士被认为是常数，可 根据荷载试验的 

P——S曲线或经验确定 

( ， )——形变参数。见表 2； 

Am 面积因子(m ) 
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形变参数p(x，y)及±反力示意 

(适用于欢粘土 ) 囊2 

0．906 0．966 0．814 0．73 8 0．738 0．814 0．966 0．906 

1．124 1．197 1．009 0．91 4 0．914 1．009 1．197 1．024 

1．235 1．3l4 1．]09 1．006 1．006 1．109 1． 14 1．235 

1．124' 1．197 1．009 鲁14 0．914 1．009 1．197 1．124 

0．906 0．966 0．814 0．738 0．738 0．814 0．966 0．906 

I一  
面积园子 ，对应于三角形板单元有如下 4种情形。见表 3。 

_  

面积圈予A值分类囊 裹0 

类别 I 角 部 
一

一 
一  竺 皇 j ! 竺 皇 

． 

—————T_—————————一 |_———— 一 、]  

nfY．』 L3 s is(stt s-)l 

F角形单元面积s； I 1 j Y Jl 1 Yt{ 详见参考文献[7] 1 Y I 
基于实测的变基床系数修~Winkler模型改善TWinkler模型本身的不足，还节省计算机 

的内存，对整体分析的实用化具有一定意义 此外，由于软土地基的抗剪强度较小，用基 

床系数来反映其性质，仍具有相当的现实性。著有本地区的实测基底反力或沉降曲线，则 

可根据实际情况确定合理的 t值及口(X， )值。 

(二 )计算方法 

共同作用分析日1庞大的结构计算 }算机≯最之间的矛盾十分突出，必须采取措施分 

批处理。子结构法由于能反眯上部结构刚度的龇变规律，解决大型结构计算与计算机内存 

有限的矛盾，成为一种有效的分析手段。如上所述的计算模型，上部结构空间框架扦单元 

结点具有六个自由度 ，即沿 ， 、i三个方向曲位移 、V，W 及转角 ， ” ：I三角 

●  

华● ，一 
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形板单元结点自由度包括挠度 ( 向) ，绕 轴的转角 d，，9)t'IJ J而地基仅是竖向沉降 

． 为了使建筑物自由度个数不同的各组成部分形成统一晦调的总刚度阵和右端项，本文 

应用了子结构方法的凝聚技巧，对结构计算程 

序作了改进。当上部结构刚度凝聚豺基础的接 

触边界上 之后，紧接着在接触边界上对自由度 

本身进行凝聚，使其能在求解少数未知量时考 

虑到其它分量的影响。简略叙述如下。 

对整个结梅予先划分成称为子 结 构 的 体 

系，如图 2所示。它由 “内部结点 和 “外部 
结点 二部分组成。对于第 i个子结构来说，与 图2 

+1个子结构相接触的结点是外部结点，余均为内部结点。 

对第 个子结构建立系统的平衡方程 

㈩  

式中 ，P ——内部结点的位移及荷载向量。 

：，P{——外部结点帕位移及荷载向量。 

置： ，置! ，K{ K矗——该子结构对应于内部结点和外部绪点的分块喇度阵 。 

其中 [KI．]=[Ki ] 

展开方程式《l>，则可得到。 

[K ]{ }+[置： ](≈{ =( } (2) 

。 ( ；)+[ ]̂( ； ={“} (3) 

分离变量，由(2)式： 

( =一[K：I] [K 5]( ；)+[K ] (P；} (4) 

把(4)式代入(3)式得： 

[K船( ；)=( ；b) (5) 

式中。 [K ：[K：̂]一[K；．][K； ] 5] 

{ )={ )一[娥．][蟛 ．] f ： 

i]称为等效边界刚度矩阵。{ h}称为等效边界荷载向量。 
一 旦得到方程式(5)，第 个子结构的分析就有以一F--部分组成。 

1．解方程(5)。由边界约束条件求边界结点位移。 

2．回代到方程(4)，解出该方程中的内部结点位移向量( ：)。 

把上述原理侬次在第⋯到第 z个子结构中应用， (需要注意的是第 i个子结构的外部 

结点，对第 +】个子结构来说是内部结点的～部分)。在上部结构月 度凝聚到与基础相接 

的所谓边界结点之后，为了使上下部相互协调，又对柱脚处的自由度本身进行凝聚，使凝 



1991年 3胄 地 基 处 理 55 

聚后的柱II}9自由度个数与基础板单元的自由度个数相一致，具体处理如下： 

设柱脚处反映上部结构总体刚度的平衡方程为： 

[ ]( 5)=( 6) (6) 

把(6)式中所有各量进行重新排列。框架结构中与板单元不发生直接协调的边界结点 

自由度 ，v，o 视为 “内部结点”位移向量，而 ，口，，Iv视作 “外部结点 位移向量I同 

时，刚度矩阵[瓦 ]和荷载向量列阵 (P6 )作相应处理，分解成各自对应的分块矩阵，建立 

平衡方程。应用 ￡述原理消去 “内部结点”位移向量，就可得到包含上部结构刚度的基础 

嘏平衡方程。 

[蜀j]( B}=(P日} (7) 

[墨 ]——基础板的总体刚度矩阵 (包含上部结构附度 )。 

{口 )——板单元位移向量列阵。 

{ }——荷载向量列阵。 

在(7)式中考虑修正winkkt地基的影响。对基础板单元的任一结点有平衡方程； 

式中 为Winkler基床系数，A， ( ， ) 

同上。 

对基础扳单元中所有结点参照(8)式 

形成总刚矩阵就可得到整个体系的平衡方 

程 。 

计算程序说明 

根据上述的计算原理和方法，本文用 

Fortran一77语言编制了修正 Winkkr地基上 

不规则平面形状建筑物三维问题的共同作 

用整体分析程序。计算程序框图如图3所 

示 。 

本程序可对上部框架梁上的竖向集中 

荷载，均布荷载，三角形分布荷载；柱子 

的竖向集中力，均布轴向力进行计算：对 

基础板可计算均布荷载情况，不考虑横向 

荷裁。 

0 

0， 

=  (8) 

、●●●●●J  

称 

对 噩 

+ 
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算例

本文对图4所示不规则平面形状的结构进行了计算。
受荷情况。 梁上均布荷载lOOkN/m, 基础扳上均布荷载lOkN/m'。 以下图示结果为构

筑物各部分相互影响及其规律。 图中
k(kN/m')为基床系数， T(m)为基础
版厚。

整体的分析烦为复杂， 其中任一
部分的性质变化都将对分析结果产生
影响， 这种影响主要是由各部分的刚
度变化所引起， 反映在结构物的沉
降， 基底反力的重分布， 基础和上部
结构的应力重分布。

图5比较了是否考虑共同作用时
地基的沉降曲线，由千对W.inkler模型

的修正， 其变化规律有所改善。 由
(1)式是否考虑共同作用将对确定基 即

础的内力产生较大的影响， 对基础设计的合押性要求不I忽视这种效应， 就本算例而1,-,

"""

8 7 6 5 4 3 2 1]1 2 3 4 5 6 7 8 荎点号
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声一·-·-一 ·-·-- -- ......... 

-�-擘--·-宜

声眉勹

一.-- . 一
己一�;;,:::=--= '

25t-_,,,,.. -· 一 主--
-

_,.. - ii:-ao的(J/m'>

眢
，
，

二：���l
T=O. 5m 

＿冒 K-36的(01'/m'}

诞-·一

·一·一

SQQO 
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a=l 
沉佯

w(r 『,)

云点为修正Wl邓辽R模型
不考佬共同作用

考虑共同作用

I-I剖面沉降曲线(k为基床系数）
图5

构筑物转角处基础的应力案中值得注意（图6, 7). 尤且对地括较软的场地， 这种应力重分
布现象更力突出。

灯图8,9, JO进行分析， 就减少基础的内力而言， 垫啪刚度应以柔力主刚性基础的少
许挠曲将产生较大的次应力， 这与薄板弯曲理论是吻台的。 如(9)式。
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Il-11剖面M誓分布
图6
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式中t为板厚， E, µ 为基础的弹性常数， w 为基础的挠曲变形。
但为了减小由于基础变形在上部结构中引起的次应力， 基础刚度又应当加强． 在工程

实践中， 解决这一矛盾的合理途径是对结构作整体分析。 从国家建委建研院对31幢建筑在
高压缩性土上的多层框架类型建筑物的实测． 发现开裂的有17幢， 达百分之五十四点八之
多， 其中五幢由于结构刚度不足而使框架本身开裂。 鉴于软基上不规则框架结构的受力比
较复杂， 空间性能强， 基础设计应当具有足够的刚度来调整差异沉降所产生的次生内力．

图中N, N, 分别为考虑共同作用和常规法计算轴力， T为板厚(m)。
上部结构由于桥合了基础和地基的影响， 应力重分布情况见表4, 表江计算表明，
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尸I剖面及A, B各柱加卸蒙比例（不同k值） 表4

k(kN/m'l 
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当基础刚度增大时，上部结构的加载及卸载比例趋于平缓．表4中计算值取板厚T= 0.5m。
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结论

经过计算分析， 可以说， 建筑物平面形状的规则与否， 其共同作用的机理是相通的。
建筑物各组成部分相互作用效应不应忽略， 整体分析在工程设计中应受到重视。

1. 对不规则平面形状建筑物， 是否考虑上部结构的效应， 对地基的沉降及沉降差曲
线产生较大的影响， 也势必引起基础内力的较大变化。 同时， 地基越软， 共同作用引起的
上部结构加卸载的应力重分布现象就较为突出。 此外， 应重视此类结构的应力集中现象。

2. 在相同的地基条件下， 由于共同作用而引起的上部框架结构加卸载， 随着上部结
构刚度的增大而增大， 却随着基础刚度的增大而减小， 主要反应在边柱及中柱上。在工程
实践中， 软基上基础设计宜以刚为主， 以减缓上部结构的应力集中，特别是对沉降差较为
敏感的框架结构等， 还应适当加大底层边柱及应力集中处柱子刚度， 以防止开裂。

3. 当基础较柔和较刚时，上部结构刚度变化所产生的影响均较平缓。 见图11。
4_ 为了减小刚性基础的内力， 在筏（箱＼基下采用I.Om-I.5m厚砂石垫层来局部改

善软弱池基的性质， 对一般工程而言是适宜的。 但这样的处理方法不能期望对地基的总体
强度产生明显改观， 其总沉降量也不可能昵显降低。
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