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1、滑坡防治 

滑坡防治格构锚固技术大型物理模型试验研究 

刘海南 

（长安大学） 

研究学位论文，2013年 

1 引言 

本文重点研究了格构锚固体系的抗滑机理、变形特点及破坏模式等问题。主

要研究内容及成果如下： 

（1）开展了滑坡模型基本参数物理模型试验、小比例尺物理模型试验、大

比例尺物理模型试验以及格构梁的破坏试验，获得了大量的测试数据。 

（2）通过安装在格构梁底部的土压力盒，测试滑坡过程中格构梁底部土压

力的变化；通过安装在格构梁前部和滑坡前缘土体中的位移计，测试格构和滑坡

体的变形；通过粘贴在格构梁钢筋和表面上的应变片，采集滑坡时格构梁的应力

变化数据；通过安装在锚杆锚头的锚杆测力计及粘贴在锚杆上的应变片，测试锚

杆的轴向力变化情况及锚杆的变形。根据测试数据，分析锚杆及格构梁在不同阶

段的应力与变形规律。 

（3）进行了格构梁破坏试验，通过测试格构梁应变数据以及观察卸载后格

构梁出现的裂缝情况，总结出格构梁的破坏模式为受拉侧弯剪破坏及节点出现塑

性铰破坏。 

2 滑坡基本参数模型试验 

本试验的目的是为确定试验所采用的滑面形式及基本物理参数，主要包括滑

坡的稳定系数、滑面抗剪强度指标等，为后续格构锚固体系的物理模型试验分析

提供参照依据。预设滑带形状为圆弧状。滑坡体的稳定安全系数是通过反算法求

出。 

模型箱示意图如图1、2所示。（本文图中长度标注尺寸单位均是m）滑坡模

型的外形如图3所示。本试验数据采集主要包括土压力数据采集和位移（水平及

垂直）数据采集。土压力数据采用埋设在滑体中的土压力传感器来采集；位移数

据采用布设在坡面的位移计及反光片来采集。 

如图5、6所示，土压力传感器为长沙市三智电子科技有限公司生产的型号为

SZZX-EXX系列的土压力传感器，它采用振弦理论设计制造，位移传感器有两种，

一种是由江苏省溧阳市仪表厂生产的YHD型位移传感器（位移计），一种是由苏

州一光生产的直径为30mm的反光板，数据采用全站仪来测量。 

室内基本参数物理模型试验，得到以下主要结论： 

（1）本组参数模型试验中的滑坡体在未加载情况下已处于极限平衡状态。 

（2）对于滑坡体，在其自身重力作用下顶部水平位移最大，剪出口处次之，

中部最小，垂直位移从上自下依次减小。 

（3）通过土工试验及反演结果，得到本次试验物理力学参数：滑体重度γ

为20.5kN/m3、滑动面粘聚力C为4kpa、滑动面内摩擦角υ 为15°。 
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图1 模型箱                      图2 模型尺寸示意图 

     
图3 滑坡模型的尺寸                      图4 滑面双层塑料薄膜 

    
图5 土压力盒                            图6 位移计 

3 格构锚固体系小型物理模型试验研究 

以黄土为介质制作滑坡模型，人工设置滑面，采用于坡顶分级施加荷载的方

式使滑坡体滑动，对本组非预应力正方形格构、长方形截面格构锚固体系进行从

加载到破坏的全过程试验研究。本组试验数据采集主要包括应变数据采集、土压

力数据采集、位移数据采集和锚杆拉力数据采集。 
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图7 加载示意图                          图8 坡顶加载图 

本章进行了非预应力作用下的正方形格构、长方形截面格构锚固体系小型物

理模型试验，通过数据测试分析及剖面开挖，得到以下主要结论： 

（1）对于格构锚固体系加固后的滑坡体，在加载过程中水平位移和垂直位

移变化很小，滑坡的稳定系数由0.95提高到2.38，说明格构锚固体系可以增加滑

坡的抗滑能力，使滑坡稳定系数得到较大提高。 

（2）对于格构梁，在锚杆锚固力影响下节点处所受土压力大于跨中处，竖

梁所受土压力呈梯形分布，上小下大。 

（3）锚杆在滑面附近应变值较大，出现应力集中区域，使得锚杆在滑面附

近处于轴拉和弯曲的组合状态。 

（4）对于格构梁，横梁与竖梁受力变形特征存在一定差异，横梁整体弯矩

呈左右对称分布，竖梁整体弯矩大致呈梯形分布，上小下大，每段格构梁上的弯

矩呈抛物线形分布。 

4 格构锚固体系大型物理模型试验研究 

本组试验是在前述小型物理模型试验研究的基础上进行的。试验仍是以黄土

为介质制作滑坡模型，人工设置滑面，采用于坡顶分级施加荷载的方式使滑坡体

滑动，对本组非预应力正方形格构、正方形截面格构锚固体系进行从加载到破坏

的全过程试验研究。通过安装在格构梁底部的土压力盒，测试滑坡过程中格构梁

底部土压力的变化；通过安装在格构梁前部和滑坡前缘土体中的位移计以及布设

在格构梁和土体中的反光片，测试格构和滑坡体的变形；通过粘贴在格构梁钢筋

和表面上的应变片，采集滑坡时的格构梁的应力变化数据；通过安装在锚杆锚头

的锚杆拉力计及粘贴在锚杆上的应变片，测试锚杆的轴向力变化情况及锚杆的变

形。根据测试数据，确定格构锚固体系的受力特性及破坏模式。模型如图9-16

所示。 

 
图9 模型箱示意图                    图10 滑坡模型的尺寸 
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图11 模型箱的北侧                  图12 模型箱的南侧 

 
图13 工人制作滑面                图14 铺设好的双层塑料薄膜 

 
图15 滑坡体整体开挖               图16 滑体北侧剖面开挖 

格构梁截面较大，所粘贴应变花采用0°、45°和90°三个方向应变片组成，

仅在靠节点处布设。 

本章进行了非预应力作用下的正方形格构、正方形截面格构锚固体系大型物

理模型试验，通过数据测试分析及剖面开挖，得到以下主要结论： 

（1）对于格构锚固体系加固后的滑坡体，滑坡的稳定系数由0.95提高到1.78，

说明格构锚固体系对增加滑坡的抗滑能力作用明显，能使滑坡稳定系数得到较大

提高。 

（2）滑坡体在加载到30kPa之前，滑坡体各点位移量基本为零。在加载到

30kpa之后，各点位移量逐渐增大，水平位移增量由上自下依次增大，垂直位移

增量由上自下依次减小。 

（3）滑坡体在加载到30kPa之后，格构梁位移变化量与滑体位移变化量一致，

认为由于锚杆灌浆体与土体间粘结强度较低，局部锚杆已拔脱，使得格构梁与土

体整体向外移动。 

（4）对于格构梁，由于局部锚杆失效，使得跨中所受土压力大于节点所受

土压力，竖梁所受土压力从上到下呈逐渐增大趋势，即最大土压力呈上小下大的

特点。 

（5）锚杆在滑面附近应变值较大，已经产生剪切变形，导致锚固段向下弯
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曲，使得锚杆在滑面附近处于轴向拉伸和弯曲的组合状态。 

（6）对于土体中的锚杆，在滑面附近处的弯曲和拉伸组合变形破坏是可能

的格构锚固体系失效模式之一；锚杆整体滑移也是另一种可能的格构锚固体系失

效模式。 

5 结论 

本文采用压力盒、位移计、反光板、锚杆测力计、应变片等测试手段，对格

构锚固体系的抗滑机理、变形特点及破坏模式进行了研究，取得的主要认识如下： 

（1）采用格构锚固体系加固滑坡体后，可认为增加了滑面的综合抗剪强度。

小模型试验中，加载到78kPa后，加固后的滑坡体的水平位移和垂直位移很小，

最大垂直仅有14mm。大模型试验中，加载到66kPa后，坡顶垂直位移仅20mm。可

见，格构锚固体系提高了滑坡体的稳定系数，对滑坡的防治效果显著。 

（2）对于格构梁，跨中处土压力较小，节点处由于受到锚杆锚固力的作用

所受土压力较大，横梁土压力大致呈左右对称分布，竖梁土压力大致呈梯形分布，

上小下大。 

（3）锚杆在荷载作用下其主要受力部分为锚固段，在滑面附近产生剪切变

形，导致锚固段向下弯曲，自由段向上弯曲，也即锚杆在滑面附近处于轴向拉伸

和弯曲组合状态，锚杆在滑面附近存在应力集中区域，锚固段应力集中区域在滑

面以下10～40cm范围内，自由段应力集中区域在滑面以上15～30cm范围内。 

（4）对于土体中埋置的锚杆，其受力后整体向外滑移是可能的格构锚固体

系失效模式之一，因此，在实际工程中，应采用二次高压注浆等措施来提高粘结

材料与土体之间的粘结强度。 

（5）在正常工作条件下，格构梁横、竖梁受力变形特征存在一定差异，横

梁弯矩大致呈左右对称分布，竖梁弯矩大致呈梯形分布，上小下大，每跨弯矩呈

抛物线形分布。 
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边坡锚杆拉拔模型试验研究 
林 聪 

1
，雷学文 

1
，孟庆山 

2
，周容方 

1
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工程建设与设计 2012年 

1 引言 

岩土锚固技术已经在边坡、基坑、矿井、隧道、地下工程等工程建设中得到

了日益广泛的应用。采用锚杆锚固技术，可以充分调用和提高岩土体的自身强度

和承载能力，确保施工的安全和工程的稳定，并且能节约工程造价，加快施工速

度，具有显著的经济效益和社会效益。但由于锚杆作用在岩体的内部，这给测试

工作带来了很大的困难，常用的检测手段就是进行拉拔试验。拉拔试验时锚杆的

受力状况和锚杆在正常工作状态下实际受力状况之间是怎样的关系，这是认识拉

拔试验、评价锚杆锚固能力的关键。锚杆的加固主要是通过锚杆与土体之间的相

互作用而产生，要准确了解荷载作用下锚杆的锚固特性和荷载传递规律，先要了

解荷载和位移的关系。有关锚杆性能的试验可以直接获得荷载P与位移S之间的关

系曲线。玄武岩工程性质复杂难以把握，容易引发大量边坡失稳、地基不均匀变

形、建筑物变形、岩体崩塌、滑坡、泥石流等工程病害及地质灾害。鉴于玄武岩

在我国分布的广泛性，本文结合《滇黔玄武岩地区公路地质灾害综合处治技术研

究》项目，进行了玄武岩风化土质边坡的锚固模型试验研究。试验主要研究在施

加固定拉拔力的情况下，监测不同锚固长度锚杆的受力与变形情况，以及在有雨

水浸润的情况下，锚杆的受力与变形。 

2 模型设计 

（1）模型箱试验在模型箱内进行。模型箱由角钢和高密度板构成，箱体的

长³宽³高=120cm³50cm³70cm，其中50cm 的一侧作为开挖面，坡率为1:1。试

验分别用三种土进行，其黏聚力分别为：红棕色土（c=22.97kPa，υ =28.11°），

黄褐色土（c =24.79kPa，υ =27.15°），深褐色土（c=29.35kPa，υ =26.94kPa)。 

（2）锚杆由于模型断面比较小，不可能像实际工程中那样采用钢筋作为锚

杆。所以考虑到模型试验和锚杆变形的匹配问题以及粘贴应变片的要求，综合考

虑了土体和锚杆界面的摩阻系数，选取外径15mm，壁厚为1mm的铜管作为锚杆。 

（3）加荷系统土层锚杆的主要荷载是土体的自重，因为模型较小，土体开

挖后作用在锚杆上的荷载和实际情况中的荷载差别很大。因此为了在短时间里直

观准确地模拟锚杆支护的应力应变变化过程，选择在模型箱的顶部实施加载来补

偿小模型的自重力。加载采用千斤顶分级加载，在千斤顶下放置垫块来使压力扩

散均匀。 
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图 1 拉拔模型试样装置 

（4）监测系统试验中应变监测采用YJ-35型静态电阻应变仪，拉拔荷载的数

据采集采用JLBS-5T拉压传感器，应变片采用半桥式接法。各锚杆表面的应变片

在布设时，以滑面的位置为中间标准，在滑面两侧对称地布设两个应变片，再以

这两个应变片作为标准，以10cm为间距，在滑面的两侧布设应变片。拉拔模型试

验装置见图1。 

3 模型材料 

锚固所用的水泥砂浆的配合比为水：水泥：砂=1:2:4。为使试验中锚杆的锚

固强度尽快达到试验所要求的强度，在水泥砂浆中掺入速凝剂，使水泥砂浆能在

一周的时间内达到 28d的锚固强度。边坡土体物理性质指标如表 1所示。 
表 1 边坡土体物理性质指标 

 
本次试验采用相邻锚杆间距15cm，2行2列的锚杆布置。4根锚杆的锚固长度

分别为20cm、40cm、60cm和80cm，如表2所示。对4根锚杆施加固定拉拔力，监测

锚杆的受力与变形，并观察边坡的破坏情况。分别采用三种不同现场土作为介质

进行拉拔试验，获得在不同土质下锚杆的极限承载力。并通过此次试验得到不同

锚固长度锚杆在一定拉拔荷载的情况下，产生的位移情况，并绘制荷载-位移曲

线（见图2）。另一组试验先对锚杆进行预应力加载，通过记录锚杆上应变片及

百分表的读数，来确定锚杆变形是否已经稳定，当测得百分表读数和应变值变化

很小时，可以认为变形基本稳定。在锚杆周围的注水孔中注水，观测水对锚杆预

应力损失的影响。 
表 2 锚杆设计尺寸 
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 图 2 锚杆极限承载力与锚固体长度的关系曲线图 

4 试验结果与分析 

锚杆在受到荷载时的荷载-位移关系曲线是锚杆各种力学性能的综合反应，

曲线的形状与特征反映了锚杆受到荷载时锚固段的变形，黏结应力的增长和衰减

过程。本次试验得到的荷载-位移曲线如图3所示。下面从几个方面对本次试验得

到的成果进行分析。 

4.1锚固长度对锚杆极限承载力的影响 

锚固长度和承载力之间不完全是线性关系，锚固长度在一定范围时，增加锚

固长度可以明显增加抗拔极限承载力。但超过一定锚固长度范围后，更深处的锚

杆已经没有锚固力分布，而是在近坡面的长度内锚固应力集中。当靠近自由段的

土体出现破坏后，锚固力才会向深部延伸。超出一定范围后，基础会因为产生不

适合工程使用的较大变形而破坏，这种情况下增加锚固长度不能提高锚杆的极限

抗拔承载力。 

 
图 3 不同锚固长度得荷载-位移曲线 

4.2 传力机制及破坏分析 

初始阶段锚杆和浆体间的黏结力起主导作用，黏结力随着埋深和浆体强度的

增大而增大，荷载由上向下传递，当该粘结作用失效后，锚杆和浆体之间发生滑

移。当荷载达到锚固体极限承载力的时，锚固体开始发生破坏。破坏的形式主要

有两种：对于锚固长度较大的锚杆，随荷载的增加，锚杆和浆体之间的粘结强度

丧失，锚杆发生了滑移，所以在这种情况下，边坡以滑移剪切为主要的破坏形式。

而对于锚固长度较小的锚杆，由于锚杆和浆体的粘结力与锚杆端部和浆体咬合的

共同作用下，发生剪切破坏的范围比较大，在这种情况下，发生了滑移开裂破坏。 
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图 4 注水后锚杆位移随时间变化曲线 

4.3 注水后锚杆位移随时间的变化 

注水后20min时，锚杆位移变化不大，到达40min时，锚杆位移渐渐变大，当

到达注水后60min左右时，锚杆的位移迅速变大，然后曲线逐渐趋于平缓，但是

锚杆位移还在不断增大（见图4）。 

4.4 注水后锚杆预应力随时间的变化 

注水后20min时，锚杆预应力有略微减小，到达40min时，锚杆预应力损失渐

渐变大，当到达注水后60min左右时，锚杆的张拉力急剧下降，然后曲线逐渐趋

于平缓，但是张拉力还是有继续减小的趋势（见图5）。这个时候锚杆的承载力

已经远低于原设计值，我们可以认为锚杆的锚固已经发生了破坏。随着土体含水

率增加，土体孔隙比增大，土体黏粒含量增多，土体的蠕变性也变得越来越明显。

而土体的蠕变对锚杆的预应力损失影响特别大，当预应力损失积累到一定程度时，

被加固土层会发生失稳，这时锚杆可能会随锚固体一起被拔出。 

 
图 5 注水后锚杆位移随时间变化曲线 

5 结论 

与建议通过本次试验的过程分析可以得出，锚杆与浆体的黏结强度和浆体与

土体的黏结强度是控制试验结果的主要因素，影响着锚杆的极限抗拔力，并且水

对锚杆锚固力的影响非常大。因此，建议在玄武岩风化土质边坡的锚杆基础设计

与施工中密切注意以下几点。 

（1）锚杆表面的设计应与浆体形成很好的粘结效果，如对锚杆表面进行处

理或采用螺纹钢。 

（2）注浆过程中应该控制好其密实度，避免在毛孔深处形成空洞，施工过

程当中可以采用边振捣边注浆的施工方式。 

（3）控制好浆体与土体之间的黏结质量，注意锚孔壁的清洁度，在进行注

浆施工之前应对锚孔进行清洁处理。 

（4）锚固类结构杆体存在临界锚固长度是一个普遍现象，采用以临界锚固

长度为依据进行边坡工程的锚固设计是一种有效的手段，也是今后发展的必然趋

势。 
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（5）在锚杆的工作当中，预应力损失是由于锚杆和土层两个方面的非弹性

变形造成的。玄武岩风化土质边坡预应力锚杆的应力损失的主要原因是由于各种

原因造成的锚固段土层的蠕变。 

（6）对玄武岩风化土质边坡的锚杆来说，水对锚杆承载力的不良影响非常

大。主要表现为随着地下水的增加，锚杆的锚固力会迅速消失。在实际工程当中，

应该着重控制水对边坡锚固的影响。 
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双排抗滑桩与注浆钢花管滑坡防治技术对比研究 

杨玲 黄建国 邓胜 

（昆明理工大学） 

建筑机械化，2022年 08期 

1 工程概况 

翠华中学滑坡位于大关县城斜坡台地与陡崖、峻坡过渡区域，地形坡度

25°～30°。滑坡后缘以基岩出露的陡崖或峻坡脚为界，两侧以自然地形凹沟为

界，剪出口位于翠华中学后挡墙脚。平面形态呈“舌形”，滑坡长约175m，平均

宽130m，滑动面埋深在9.3～17.6m，滑坡面积约2.3³104m2，体积3.12³105m3；

主滑方向260°，后缘滑动面沿岩土接触界面发育，呈折线形，前缘于堆积土体

中剪出，呈弧形；前后缘高差约85m。滑坡现处于初期蠕滑变形阶段，滑面尚未

形成，为中层中型滑坡。滑坡区内土体、岩体由上到下为：堆积层（Q4del）、

崩坡积层（Q4dl+col）碎块石；志留系上统菜地湾组（S3c）砂泥质白云岩夹粉

砂岩。滑坡设计工程概况可见图1。 

 
图1 翠华滑坡设计工程概况图 

2 滑坡成因及稳定性分析 

形成条件滑坡处于凹形坡，前后部陡，中间缓。由于雨季降雨集中，地表水

易于汇集，使岩土体饱和，软化岩土强度，破坏边坡的平衡状态；滑坡区地形坡

度35°左右，前部存在高陡临空面，地形条件差；地表第四系碎石土结构松散，

利于地表水下渗，岩土接触带是地下水的汇集区域，地下水的汇集软化了岩土接

触带的土体，易形成软弱带。发生成因生产生活用水及灌溉用水下渗，常年饱和

软化斜坡岩土体，造成斜坡岩土体抗剪强度降低；人类工程建设活动频繁，人为

造成了高陡临空面，破坏了所处斜坡的平衡状态。 

稳定性计算公式选用GB/T32864-2016《滑坡防治工程勘查规范》中公式进行

计算，并依据DZ/T0219-2006《滑坡防治工程设计与施工技术规范》，防治工程

分级属Ⅰ级。本次计算选取三种工况：工况Ⅰ（自重+地下水），安全系数设计

为1.2；工况Ⅱ（自重+地下水+暴雨），安全系数设计为1.15；工况Ⅲ（自重+

地下水+地震），安全系数设计为1.1。选择的计算参数如表1所示，表内括号里

为饱和状态下参数，得到稳定性计算结果如表2所示。根据稳定性分析结果，目

前滑体处于欠稳定状态，可能会继续发生滑动，急需对其进行治理。 
表 1 计算参数一览表                  表 2  稳定性计算成果表 
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翠华中学滑坡位于大关县城斜坡台地与陡崖、峻坡过渡区域，地形坡度

25°～30°。滑坡后缘以基岩出露的陡崖或峻坡脚为界，两侧以自然地形凹沟为

界，剪出口位于翠华中学后挡墙脚。平面形态呈“舌形”，滑坡长约175m，平均

宽130m，滑动面埋深在9.3～17.6m，滑坡面积约2.3³104m2，体积3.12³105m3；

主滑方向260°，后缘滑动面沿岩土接触界面发育，呈折线形，前缘于堆积土体

中剪出，呈弧形；前后缘高差约85m。滑坡现处于初期蠕滑变形阶段，滑面尚未

形成，为中层中型滑坡。滑坡区内土体、岩体由上到下为：堆积层（Q4del）、

崩坡积层（Q4dl+col）碎块石；志留系上统菜地湾组（S3c）砂泥质白云岩夹粉

砂岩。滑坡设计工程概况可见图1。 

3 施工设计及对比 

本文设计“双排抗滑桩”防治方案（方案一）和“注浆钢花管群+预应力锚

索组合”防治方案（方案二）2种方案。通过控制两种方案的布置中心位置、地

表截面积、布置深度、布置间距条件一致，从施工安全性、工程量、施工时长、

防治效果等方面进行分析对比，给出最优治理方案。 

3.1 方案一：双排抗滑桩设计 

在滑坡地质灾害防治措施中，抗滑桩因其抗滑能力强，适用条件广泛，防治

效果好而被广泛应用于滑坡治理中。由前述可知，翠华中学滑坡规模较大，剩余

下滑力也大，若设置一排抗滑桩需较大截面,其成本偏高并且支挡效果不理想，

这种情况下,应考虑采用双排抗桩进行治理。通过相应计算分析并结合相关工程

经验，确定采用双排抗滑桩设计方案，具体设计如下。在B-B†、C-C†、两条控

制剖面上分别布置22棵、21棵共计43棵抗滑桩（A01～A43），根据滑坡滑动面位

置及深度，布置不同桩长的抗滑桩，B-B†、C-C†抗滑桩桩长及桩间距可见表3、

表4。抗滑桩桩身截面积为2.5m³3m，抗滑桩总长989m，总挖方量9840.5m3，总

浇筑混凝土量9840.6m3，总消耗钢筋共计487.92t，总耗费护壁模板10879m2。具

体双排抗滑桩布置分布情况可见图2～图4所示。 

   
图2 A-A†剖面双排抗滑桩布置图           图3 B-B†剖面下排抗滑桩布置图 

 
图4 C-C†剖面上排抗滑桩布置图 

3.2 方案二：注浆钢花管群+预应力锚索组合设计 

3.2.1 作用机理概述 

采用注浆钢花管群对滑坡进行防治，可以起到很好地抗滑效果。注浆钢花管
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主要由Φ 100³6mm钢花管、Φ 150mm钻孔、对中环、一次注浆管、导向头、注浆

枪头组成，其中注浆枪头是由注水管、二次注浆管、密封圈等器件组成的整体，

注浆钢花管结构如图5所示。注浆钢花管在施工防治中通常以一个群组（组合）

来布置，其加固作用机理为：利用液压、气压控制注浆压力，通过一次注浆管把

浆液注入钢花管所在钻孔并通过裂隙渗入附近岩土体中，浆液以充填、渗透和挤

密等方式，赶走土颗粒间或岩石裂隙中的水分和空气占据其位置，将原来松散的

土粒或裂隙胶结在一起形成一个“临时胶结体”，此时的胶结体还不够牢固。再

通过二次注浆管进行二次注浆，由于钢花管事先留有二次劈裂注浆孔眼，当提高

注浆压力时，浆液将通过二次注浆劈裂眼渗入第一次注浆所形成的“临时胶结体”

内，将其劈裂后重新固结成一体，形成类似树根状的复合胶结体，待两次注浆彻

底凝固，最终在地下形成一个强度大、防水性能高和化学稳定性良好的固结区域，

如图6所示的有效固结区域。 
表3 B-B†剖面抗滑桩布置参数表 

 
表4 C-C†剖面抗滑桩布置参数表 

 
预应力锚索加固技术能够提高岩土体的自身强度和自稳能力，与其他支护结

构共同组成锚索支护系统，被广泛应用于多种地质灾害防治工程中，通过锚定板

及预应力锚索组合，布置一排20组(M1～M20)形成一个锚固整体，这样预应力锚

索在张拉过程中在岩体内形成了表层压缩区，由于多根预应力锚索的作用，每根

锚索的压应力集中区互相叠合形成一个连续分布的压缩带，所起到的锚固效果更

好。并在每处注浆钢花管群布置截面的地表处，向坡体内部再添设一束预应力锚

索，再次增强抗滑能力。 

3.2.2 施工布置 

为尽量控制对比条件，在B-B†、C-C†剖面抗滑桩同位置处布置注浆钢花管

群，注浆钢花管截面积同为2.5m³3m，布置3列4排Φ 150mm钻孔，钻孔深度与对

应双排抗滑桩布置桩长一致，钻孔内置入钢花管形成注浆钢花管群，注浆钢花管

总长为12³989m，无挖方工程量，仅在每处注浆钢花管群的地表位置处浇筑1m

厚混凝土，使各管连为一个整体，混凝土总浇筑量为322.5m3。在滑坡中部设置 

  
图5 注浆钢花管及预应力锚索示意图    图6 A-A†剖面注浆钢花管群+预应力锚索 

布置图 
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一排共22块18.0m³1.2m³0.8m的锚锭板，锚锭板间距5m，每块锚锭板布置4根预

应力锚索，锚索间距5m，锚索自上而下长均为30m，每根锚索由7束钢绞线（Φ

10.0mm）构成，自由段长度18m，锚固段长度为12m，锚索倾角25°。在C-C†剖

面上钢花管群(G01～G21)顶端设置一排预应力锚索，锚索属性与锚定板上所固定

预应力锚索属性一致。工程布置情况如图6所示，注浆钢花管组合布置位置与双

排抗滑桩方案相同，可参照图3和图4所示位置，整体平面布置情况可见图1所示。 

3.3 挡土墙及截排水等设计 

两种方案的挡土墙、截排水等设计相同，挡土墙设计如图6所示，截水沟及

施工便道布置见图1。1）挡土墙设计如图6所示，在原有挡墙后部5m处再设立一

处挡土墙，挡土墙上顶宽2m，下底宽4m，高6.5m，嵌入深度1m。在挡墙墙面上每

隔3m设置一处导水孔，避免坡体排水受挡土墙阻挡从而浸泡软化滑坡岩土体。挡

土墙后堆填上部削方所产生的碎块石及填土，增大坡脚岩土体质量，对坡脚起到

反压作用，通过“削坡压脚”手段提高滑坡整体稳定性。2）截水沟设计在翠华

镇中学滑坡外围及坡体中部设置上口宽1.2m、下口宽0.6m的梯形截水沟，帮、底

厚20cm，采用C20混凝土现浇，截水沟总长1041m。3）施工便道为方便滑坡施工，

根据地形条件及防治工程布设，设置临时便道540m，施工便道路面宽4.0m，便道

内侧路堑放坡比1:1，临时便道所开挖岩土体均填进新设挡土墙后部进行反压。 

3.4 方案对比 

两方案各方面对比如下。 

1）施工工艺方案一较为成熟，施工过程中可参考案例多，对于施工人员要

求不高，但工程量大；方案二较为新颖，钢花管在注浆过程中对工人技术要求较

高，其工程量小。 

2）施工安全性方案一在抗滑桩成桩过程中，岩土体的开挖基本采用人工，

极易发生危险，若在地下深处遇险，极易造成人员伤亡；方案二只需在地面上进

行钻孔及注浆作业，无需进行地下深部开挖，其施工过程更安全。 

3）防治效果选取A-A†剖面对两种方案进行极限平衡分析验证，通过计算，

方案一在工况Ⅱ和工况Ⅲ下稳定性系数分别为1.25、1.19；方案二稳定性系数在

工况Ⅱ和工况Ⅲ下分别为1.23、1.18。两者均达到了设计要求规范，差别不大。  

4）工程造价方案一需要开挖岩土体、钢筋、模板、混凝土浇筑等施工造价

大，共花费1978万元；方案二仅在钢花管、注浆体及预应力锚索上有较大花费，

共花费1497万元，方案二更经济。 

5）施工时长结合以往工程情况对施工时长进行计算，方案一设计工期为8

个月；方案二仅在地面进行施工，工期3个月。综合上述分析，采取注浆钢花管

群+预应力锚索组合设计方案（方案二）对翠华中学滑坡进行防治更优。 

4 结论 

通过对翠华中学滑坡双排抗滑桩及注浆钢花管群+锚索预应力组合两种防治

方案对比，学校、医院、公路边坡等地突发滑坡地质灾害险情时，采用注浆钢花

管群+预应力锚索组合防治技术其施工更快、施工过程更安全、防治效果更优。

翠华中学滑坡防治工程施工完成后，应加强对滑坡的监测工作，一方面为保证滑

坡体下部师生居民的生命财产安全，另一方面收集此类采用新型防治技术滑坡的

防治资料，积累注浆钢花管施工防治工程经验。 
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2、岩石地基 

岩石地基上扩展基础的基底反力实测分析 

阴可
1
,程毅

1
,周晓雪

2
,曾世仁

3
,薛尚铃

3
,徐革

3
,胡朝晖

3
 

(1. 重庆大学土木工程学院,重庆 400045；2.重庆大学建筑设计研究院,重庆 400045；

3.中冶赛迪工程技术股份有限公司,重庆 400013) 

重庆建筑大学学报 2006年 12月第 28卷第 6期 

1 现场试验介绍 

1.1试验场地岩土工程概况及试件尺寸 

试验场地位于重庆市渝北区龙溪镇金紫山 9 号地块,重庆市第一中级法院建

设场地内,属构造剥蚀浅丘地貌,试验基岩面在现有地面下约 50ｃｍ左右,基岩

为红褐色中风化粉砂质泥岩(地勘设计参数见表 1)。此次试验共有 3组 18个 C20

现浇混凝土试件。即素混凝土刚性基础 G1(850mm³850mm)和 G2-1、Ｇ2-2、G2-3。

钢筋混凝土扩展基础Ｋ1(850mm³850mm³400mm)、Ｋ2(850mm³850mm³350mm)、

Ｋ3(850mm³850mm³300mm)各 3 个,记做Ｋ1-1、Ｋ1-2、Ｋ1-3、Ｋ2-1、Ｋ2-2、

Ｋ2-3 和Ｋ3-1、Ｋ3-2、Ｋ3-3。按抗弯承载力计算分别在试件底部配置了双向

10Ｄ12 的ＨＲＢ335 热轧钢筋(Ⅱ级钢筋),保护层厚度为 40mm。对于Ｋ1、Ｋ2

在顶部为防止局部承压破坏还配置了钢筋网片。素混凝土桩(墩)扩大头基础Ｄ

1(Φ 600³300mm)3 个,记做Ｄ1-1、Ｄ1-2、Ｄ1-3。 

表 1地基设计参数建议值 

 
注：以上数据摘自《重庆市第一中级人民法院搬建工程岩体工程勘查报告(详细勘察阶段)》重庆市勘察院,2003年 6月。 

1.2 抗剪试验加载系统及压力盒布置 

试验所采用的装置主要由三大部分组成：反力装置系统、加载装置系统、量

测装置系统,见图 1。 

 
图 1 设备布置图 

(1)刚性垫块；(2)力传感器；(3)千斤顶；(4)加载板；(5)试件；(6)压力盒；(7)应变片；

(8)油泵；(9)静态应变测量仪；(10)振弦频率检测仪 

试件就位后开始加载,采用单循环逐级递增加载。对于 G 系列试件,开始是按

100kN加载到接近出现裂缝后,按 50kN加载直到试件破坏到不能持荷或者是达到
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设备的加载上限。Ｋ系列试件,开始按 100kN加载,到试件快要出现裂缝后按 50kN

加载到试件裂缝的宽度达到 0.3mm。后又按 100kN加载到试件不能持荷或者是达

到设备的加载上限。对Ｄ1试件,开始是按 100kN加载到接近出现裂缝后,按 50kN

加载直至试件破坏到不能持荷。加载过程中,每级加载稳定 1～2ｓ后进行读数。

得到这一级荷载下的基底压力值。压力盒布置见图 2。 

 

图 2 压力盒布置图 

1.3 试验实测结果分析 

通过对各级荷载下各试件下基底反力的量测,绘出它们的反力分布曲线。这

里仅用其中一级荷载下的基底反力分布曲线为例。1)G型和Ｋ型试件在 600kN时

的基底反力曲线如图 3。2)Ｄ型试件在 500kN时的基底反力曲线如图 4。 

对所有试件的试验结果进行分析总结得到了以下一些结论： 

1)试件基底反力的分布大体上呈现中间大、两边小、边缘又有点增大的趋势。

但是有些试件可能由于自身底面不平整,就不能使得试件和基岩面很好的完全接

触,造成某些测点的应力值偏大(如 G2-2)。 

2)G 型试件在开始加载到裂缝出现前,测点测量值随着荷载的增加按比例增

加,但是出现裂缝后由于应力的调整,这个比值发生了变化,但是到了加载后期,

由于裂缝出现完全,又出现了测量值按比例增加。 

3)G型试件在出现裂缝时,边缘测点(测点 3和测点5)的基底反力测值有所降

低,随着荷载的增大,测点的测值又会慢慢增加。而Ｋ型试件在出现裂缝时测点的

基底反力测值并没有降低,随着荷载的增大测值不断增大。 

4)Ｄ型试件刚开始加载时三个测点的应力值差别不大,随着荷载的增大。裂

缝的出现,中间测点的应力值增大的很快,超出其它两个测点。 

5)在同类型试件中(G1 和 G2,K1、K2 和 K3),随着试件的高度降低,也就是试

件刚度的降低,测得的基底反力向中间集中现象要更加显著,边缘的基底反力要

更小些。 

6)在不同类型试件中,有试件尺寸相同的配筋和不配筋试件(如 G2和 K2),由

于底面布有钢筋的作用使得配筋试件基底反力的最大最小值之比比不配筋试件

的要小些,即基底反力的分布要均匀些。 
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图 3 对角线方向基底反力分布对比图 (分别为Ｇ型和Ｋ型试件) 

 

图 4 Ｄ型试件基底反力分布对比图 (半径方向) 

2 与土质地基上基底反力分布的比较分析 

  实测表明岩石地基与土质地基上扩展基础基底反力的分布规律存在一定的

差异。这主要体现在岩石地基上基底反力在边缘的集中趋势比土质地基上基底反

力在边缘的集中趋势要强烈的多。随着地基土的变软,基底反力的分布曲线变得

越来越平缓,在地基为软土地基时,基底反力分布曲线为平缓的马鞍形。下面对不

同地基上扩展基础基底反力分布曲线存在的主要原因作点讨论。 

2.1 地基土特性的差异 

地基土屈服特性是影响反力集中程度的重要因素,因为在任何大小荷载下土

总会产生某些屈服现象,此时如果土的破坏是由于塑性屈服所致,那么应力的调

整仅发生在临近基础边缘处而接触应力基本上保持凹抛物线分布。但如果粘性土

破坏机理是脆性破坏,则临近基础边缘处的粘性土就丧失其大部分承载力,为保

持平衡,应力要重新分布调整直到中心处发展成最大值而告终。相对于土质地基

而言,岩石地基发生脆性破坏要困难得多,同时由于岩石地基屈服荷载相对较大

一些,反力边缘集中现象得以强化,即体现为岩石地基上基底反力分布存在更为

明显的“跨越”现象。 

2.2 荷载大小 

根据砂土地基上载荷板的试验结果,当外荷载与极限荷载的比值大于一定值

后,地基与基础开始显现处越来越明显的非线性特征,地基土发生局部破坏,基底

反力有向中心集中的趋势。但对于给出的实测结果,从反力曲线上看,岩石地基基

础应总体上呈现线性工作状态,没有明显非线性特征。即没有形成足够大的荷载

使其进入塑性阶段。但是对于土质地基而言,发生局部破坏所需的荷载较小,地基
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土很容易进入非线性工作状态,因而基底反力有向中心集中的趋势。以上分析说

明了岩石地基和土质地基上基底反力分布的差异和原因。因为没有足够大的荷载

能够使屈服荷载较大的岩石地基进入屈服阶段,故其基底反力向边缘集中的趋势

得以强化(以上讨论是基于基础具有足够刚度以形成整体“跨越作用”基础)。 

3 结论 

如何确定岩石地基上扩展基础的基底反力分布对于基础设计是一个重要的问

题。其主要是由基础刚度、岩石地基特性及荷载大小来影响。根据岩石地基上扩

展基础基底反力分布的现场试验实测结果,与土质地基上分布规律做了比较分析,

得到以下结论： 

(1)岩石地基上扩展基础的基底反力分布呈现中间大、两边小、边缘又有点增

大的曲线形状。 

(2)地基土特性对基底反力分布特征的影响较大,随着其承载力的提高,基底

反力向边缘集中的趋势加大。 

(3)荷载的大小对基底反力分布也有一定的影响。荷载很大时应考虑边缘处地

基土发生局部破坏的可能性,特别是土质地基,荷载的加大将加剧基础边缘处地

基土的破坏,使的基底反力有重新调整并向跨中移动的趋势。 
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软质岩石地基承载力试验研究 

高文华，朱建群，张志敏，黄自永 

(湖南科技大学 岩土工程研究所，湖南 湘潭 411201) 

岩石力学与工程学报 2008 年 5月第 27卷第 5期 

1 引言  

软质岩石是指饱和单轴抗压强度小于或等于 30MPa的岩石，其地基承载力的

确定方法目前主要有现场岩基载荷试验法、标准贯入试验法、室内饱和单轴抗压

强度试验法、理论计算法和数值模拟法等方法。现场岩基载荷试验被公认为是确

定岩石地基承载力较为可靠的方法，同时它又是理论计算和数值模拟方法重要的

对比依据，因此进行现场岩基载荷试验具有重要的意义。另一方面，《建筑地基

基础设计规范》(GB50007–2002) (以下简 称“02 规范”)规定对完整、较完整

和较破碎的岩石地基承载力特征值，可根据室内饱和单轴抗压强度标准值乘以折

减系数确定地基承载力特征值，但明确要求折减系数要由地区经验确定，而现场

岩基载荷试验是根据室内饱和单轴抗压强度标准值反算和调整折减系数的重要

依据。 

2 地层岩性 

第四系全新统填土：主要由黄褐色、棕褐色和黄灰色粉质黏土及少量板岩碎

块、砖头、水泥碴块和石英角砾等组成，不均匀，稍湿，疏松，层厚 0.3～5.8m。 

3 试验方法  

本文下卧软质岩石地基进行了现场岩基载荷试验和室内饱和单轴抗压强度

的试验研究。  

3.1 岩基载荷试验  

岩基载荷试验是在现场用一个刚性承压板逐级加荷，同时量测相应沉降，以

得到的 p-s曲线确定地基承载力的试验。若要模拟桩端的实际工作条件，应选择

深层平板载荷试验。目前关于深层载荷试验的装置和方法有很多种，常用的深层

平板试验装置主要有 SP–1螺旋板静载试验装置及井内加载试验装置等。考虑到

采用地锚时，土层所提供的反力可能不足，导致在岩石中施工难度加大；而在井

内加载时有施工强度大、周期长和安全保障小等不利因素，因此，针对软岩本身

承载力不高及人工挖孔桩便于清底和井下 拼装等特点，本试验采用改进的简易

深层平板载荷试验方法，即采用井外堆载，井内钢管传力，井上测读仪表。该方

法具有装置简单、安全、试验周期短、试验结果可靠等优点。试验装置如图 1

所示，主要由油压千斤顶，堆载，圆形刚性承压板，百分表，传力钢管和轨道钢

梁等构成。堆载主要采用砂袋或红砖等材料加载，有条件时可采用预制的混凝土

块，其值大小取决于岩基承载力预估值。规范规定，承压板直径为 υ 300mm的圆

形钢板。传力柱采用厚 υ 219mm³12mm 的无缝钢管，长度一般为 1～2m。 

根据试验要求及场地实际条件，设计简易深层平板载荷试验的具体方案，其

试验要点如下：(1) 严格标定量测设备，在按设计方案安装设备后须对仪器进行

调试。(2)分 10 级施加载荷，第 1 级为预估设计载荷的 1/5，以后每级为 1/10；

采用单循环加载，载荷逐级递增直到破坏，然后分级卸载。当出现下述情况即可

终止加载：① 沉降量不断变化，在 24h内，沉降速率有增大的趋势；② 压力加

不上或勉强加上而不能保持稳定。(3)卸载观测：每级卸载为加载时的 2 倍，测

读 3次后可卸下一级载荷；全部卸载后，当测读到半小时回弹量小于 0.01mm 时，
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即可认为稳定。 

 

图 1 简易深层平板载荷试验装置 

3.2 岩石室内饱和单轴抗压强度试验 

 岩石饱和抗压强度是指经过饱和处理后的岩石标准试件在单向受压状态下破

坏时的极限强度，它 取决于岩石的矿物成分、结构和组织。结构和组织越均匀，

越致密，矿物颗粒越细，则矿物间的连接越好，岩石的强度越高。岩石试样来源

于钻孔岩芯，其制备方式和要求见“02 规范”。将试样置于 NYL–600型压力试

验机的承压板中心，调整有球形座的承压板，使试样能均匀受载。试验中以 0.5～

0.8 MPa/s 的加载速度加荷，直到试样破坏为止，同时记录最大破坏载荷，作好

试验前后的试样描述。 

4 试验结果及分析 

4.1 岩基载荷试验结果与分析 

本次研究对 20 多个场地 171 组岩石进行饱和单轴抗 压强度和 66 组天然单

轴抗压强度试验，并对 8 个场地 26 个试点的人工挖孔桩孔底板岩地基进行了深

层平板载荷试验，其中涉及到强风化、中风化和微风化等各类软质岩石地基。 

图 2～4 分别为典型的强风化、中风化和微风化软质板岩岩石地基载荷–沉

降曲线，包括 p-s 曲线、s-lgp 曲线和 lgp-lgs 曲线，由此可知：(1) p-s 曲线

均属于缓变型，比例界限载荷在 p-s曲线上均不明显，因此，难以依此确定岩石

地基承 载力的特征值。这反映出软质板岩岩石地基在载荷作用下，其变形一开

始就表现出明显的非线性特征。(2)lgp-lgs 曲线的第二直线交会点均不明显，

故 无法依此确定岩石地基承载力的极限值。而从 s-lgp 曲线看出，当载荷接近

或达到极限载荷时，曲线明 显变陡，曲线段和陡降直线段分界转折点即第二拐

点比较明显，反映地基变形急剧增大。因此，可取 s-lgp曲线尾部直线段的起点

所对应的载荷作为岩石地基承载力的极限值。(3)强风化板岩岩石地基极限承载

力为 560～5400kPa，对应的最大沉降值为 2～53mm，反映 出强风化板岩岩石地

基的压实性差异极大，从而导致极限承载力变化也大。(4)中风化板岩岩石地基

极限承载力为 5400～7000kPa，对应的最大沉降为 2.0～6.5mm，反映出岩质较为

致密，压缩性小，承载力较为稳定，是桩基础良好的持力层。(5)微风化板岩岩

石地基极限承载力为 9000～18000kPa，对应最大沉降值较小，变化幅度也小，

为 2.0～3.5mm，反映出岩石致密，压缩性小。尽管承载力变化幅度大，但却是

基础理想的持力层。(6) 卸载试验所获得回弹值均较小，为 0.17～0.50mm。这

也进一步验证了软质岩石地基弹性变形阶段很短，其变形一开始就表现出弹塑性

特征。由此表明，在进行软质板岩岩石地基承载力的理论计算或数值模拟时，采

用非线性弹塑性本构关系更为合适。 
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图 2 强风化板岩载荷–沉降特性曲线 
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图 3 中风化板岩载荷–沉降特性曲线 

4.2 室内单轴抗压强度试验结果及分析 

试验数据统计分析表明，中风化板岩的饱和单轴抗压强度主要分布在 4～11 

MPa，且明显集中在 5～6MPa；而岩石的天然抗压强度主要 分布在 5～11MPa，集
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中度不如前者明显(见图 5，6)。微风化板岩的天然抗压强度主要分布在 18.32～

19.35MPa，新鲜岩石的天然抗压强度为 22.3MPa 左右。按照岩石坚硬程度的划分

标准，该中风化板岩属于软岩、极软岩类。中风化板岩的岩体质量等级一般介于

IV～V 类，岩体较破碎。因此，按照 Bieniawski 提出的 RMR 岩体分类方法，中

风化板岩的 RMR值为 24.6～42.3。 

 

图 5 中风化板岩饱和单轴抗压强度频率分布图 

 

 图 6 中风化板岩天然单轴抗压强度频率分布图 

4.3 单轴抗压强度与地基承载力的关系  

岩石单轴抗压强度试验具有操作简单、周期短、成本低的优点，是目前确定

岩石地基承载力应用最广泛的一种方法。“02 规范”在第 5.2.6 条中明确规定：

对完整、较完整和较破碎的岩石地基承载力特征值，可根据室内饱和单轴抗压强

度按下式计算： 

式中：fa为岩石地基承载力特征值(kPa)；ψ r为折减系数，根据岩体完整程

度以及结构面的间距、宽度、产状和组合，由地区经验确定。无经验时，对完整

岩体可取 0.5；对较完整岩体可取 0.2～0.5；对较破碎岩体可取 0.1～0.2。按

岩石饱和单轴抗压强度标 准值确定的岳阳市城区中风化软质岩石地基的承载力

远远低于实际承载力，由此看出若按规范所提供的折减系数进行设计将造成巨大

浪费。为了获得岳阳市城区合适的折减系数，可根据规范提供的方法 fa=ψ ffkr

对上述场地的中风化板岩进行反算 ψ r。 
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5 结论 

(1)p-s曲线均属于缓变型，比例界限载荷在 p-s曲线上均不明显，而当载荷

接近或达到极限载荷时，s-lgp曲线急剧变陡，曲线段和陡降直线段分界转折点

即第二拐点比较明显，反映地基变形急剧增大。因此，可取 s-lgp 曲线尾部直线

段的起点所对应的载荷作为岩石地基承载力的极限值。 

(2)中风化板岩岩石地基极限承载力为 5400～7000kPa，对应的最大沉降为

2.0～6.5mm，埋深浅、压缩性小，承载力较为稳定，是桩基础良好的持力层。  

(3)试验结果表明，软质板岩岩石地基在载荷作用下，其变形一开始就表现

出非线性特征，且卸载试验所获得的回弹值均较小，反映出软质岩石地 基弹性

变形阶段很短。由此说明，在进行软质板岩 岩石地基承载力理论计算或数值模

拟时，采用非线性弹塑性本构关系更为合适。 

(4)通过对所收集到的试验数据进行的分析表明，风化板岩的饱和单轴抗压

强度主要分布在 4～11MPa，且明显集中在 5～6MPa；而岩石的天然抗压强度主要

分布在 5～11MPa，集中度不如前者明显。微风化板岩的天然抗压强度主要分布

为 18.32～19.35MPa，新鲜岩石的天然抗压强度为 22.30MPa。 
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软岩地基无筋扩展基础实体模型试验及设计方法研究 

杨更浩 

(西南交通大学) 

研究学位论文，2016 

1 引言 

（1）通过现场试验测试压力测试元件的有效性，选取性能最优的测试元件。 

（2）通过实体模型底部埋设自行研制的压力测试元件量测基底压力，确定

无筋扩展基础在软质基岩上的基底反力的分布型式。 

（3）通过多组现场试验静载荷试验，观测无筋扩展基础的破坏型式，总结

破坏模式。 

（4）通过破坏模式和基底反力分布的分析，确定无筋扩展基础在软质基岩

上的设计方法和主要控制条件。 

2 软岩地基基底反力测试方法研究 

场地工程概况如下： 
表 1 场地岩石工程特性指标建议表 

 
试验所采用的装置主要由加载装置、反力装置、量测装置三大部分组成。 

①加载装置：主要由千斤顶、压力传感器、油泵及垫块构成。根据现场

实际荷载情况来选取千斤顶的量程，并用刚性垫块来调节加载装置的整体高

度。千斤顶与油泵相连，按规定的加载值在地面控制逐级加载。为了能够让

荷载在加载过程稳定，将压力传感器放置在千斤顶与刚性垫块之间，用于实

测每级荷载的大小。设备装置如图1所示。 

 
图1 设备装置图 
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②反力装置：在试验场地的软岩面上用混凝土块堆成反力体系，主要受力机

理为：油压泵通过千斤顶给基础上部柱墩施加压力，这部分反力由工字钢传递给

上部的混凝土堆载来承担。如图2所示。 

③量测装置：量测装置主要有两部分组成，基底反力的量测主要是由基底预

埋的应变计和振弦频率检测仪组成，通过电脑读取和保存每次加载后基底各位置

应变计所测得的基底反力值。整个加载过程中基础的沉降量测由沉降仪记录。用

裂缝读数显微镜进行裂缝观察，并用数码照相机照相存样。如图3所示。 

 
图2 加载装置                      图3 量测装置 

试验开始前对场地进行预先处理，先用机械将场地上大约10cm厚的强风化

泥岩铲除，直至场地露出全新的软岩面层，对软岩面进行粗糙推平(见图4)，后

由人工抹一层薄砂浆找平(见图5)。 

 
图4 场地初平                          图5 砂桨找平 

3  

现场测试试验方法及步骤如下：  

（１）将土压力盒按照设计方案水平安置在处理后的岩石地基上，并用水泥

砂浆找平表面。 

（２）在土压力盒上用细砂进行找平，保证基础模型底面与地基顶面密贴。 

（３）吊装基础模型至指定位置，确保基础模型水平度，并吊装混凝土配重

块及反力架。 

（４）按照预先计算的最大破坏荷载分20级施加，每级荷载稳压至压为盒读

数稳定，采集数据，同时每级荷载施加后观察基础模型表面裂缝情况，直至模型

破坏。 

（５）测试完成后卸载，吊起基础模型并观察模型裂缝分布特征及基础破坏

模式。 
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大，基础中间应力比边缘应力稍小。试验结果中存在的一个问题是多数测点的所

有下埋土压力盒实测值均大于基底的平均应力值。如当根据基础上部荷载计算出

的基底平均应为600kPa时，实际上基底压力实测应为却都在800kPa以上，按照土

压力盒测试结果来看基底平均应力必然远大于600kPa，分析其中的原因，主要是

由于土压力盒的刚度过大，与地基不能够协调变形，基础反力在埋设土压力盒的

位置产生了应力集中。 

4  

为了弥补传统主压力盒在测试基底反力中存在的刚度过大问题，采用了自主

研发设计的油压压力盒进行测试。油压压力盒的最大优点是能够通过油压直接测

出基底的反力，并且其受压面能够随着压力的变化自由伸缩。 

 
图6 油压压力盒 

现场测试试验方法及步骤如下： 

将油压压力盒按照设计方案水平铺设在硬化的地基表面上，并用水泥砂浆找

平压力盒表面；在需要进行试验的油压压力盒上用细砂进行找平，保证基础模型

底面与地面密贴；吊装基础模型至指定位置，同时测试保证基础模型的安放水平

度；吊装混凝土配重块及反力架；按照预先计算出的破坏最大荷载分20级施加，

现场采用油压表控制，折算油压压强约为每级2MPa，每级荷载稳压至压力盒读数

稳定后采集数据，同时每级荷载施加后观察记录基础模型表面裂缝情况，直至模

型破坏；试验完成后卸载，吊起基础模型并观察模型裂缝分布特征，确定基础破

坏模式。 

现场试验没有测试得到可靠的基底压力分布特征。试验中最主要的问题还是

地基反力测试方法和测试元件的缺陷。本次试验中基底与地基的接触面没有平整、

测试元件不能与岩基同步变形送两点是导致试验失败的最主要原因。油压压力盒

相对其它测试元件为直接测力装置，但是其刚度随压力变化而变化，受力开始刚

度较小，随后压力的增加其刚度继续加大，另外由于受压力盒厚度控制，其油腔

大小有限，量程也较小，一般均小于1MPa  

5  

为了使测试元件能够与天然地基同步变形，首先通过室内试验配置出与现场

泥岩模量相近的试件（由不同配比的石膏、水泥、砂、粘土组成），将贴有应变

片的试块埋入地基岩体中，并采用同样的材料封装，如图6。保证测试元件（配

置的试件）可与天然地基同步变形，然后量测基底不同位置的岩体应变，计算出
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图7 同步变形测试元件设计及安装方法示意图 

应变片基本能够测试出基地反力的分布形式，试验中基底与地基的接触面接

触紧密，测试元件基本能与岩基同步变形。但是存在测试元件制作过程繁琐、运

输途中容易损坏等不利因素。由于应变片裸露在外面，与岩土体和水泥砂浆相互

 

6  

为了解决应变计存在的稳定性和耐久性的问题，又进一步的改进了测试元件

—智能混凝土应变计。基于振弦理论设计研发的应变计具有高精度、高灵敏度、

高稳定性的优点。应变计内置智能模块，仪表自动识别型号、编号，配备测试仪

即可直接显示应变值。应变计上部端头能够在纵向自由伸缩，实现应变计和地基

实现同步变形。 

 
图8 智能型混凝土应变 

现场测试试验方法及步骤如下： 

场地整平及开孔工作同第二次试验相同，开孔深度近似等长。随后采用同样

的材料将孔底整平，采用水平尺使测试元件在同一个水平面上。对缝隙进行浇筑，

并对测试元件进行养护。 

在地基基础表面浇抹水泥砂浆，将同一个基础下的测试元件置于同一个面上。 

待砂浆达到一定的强度，现场支模，浇筑混凝土养护28天。待混凝土养护结束后，

 

本次现场试验测试得到了可靠的基底压力分布特征。试验中测试元件和岩体

的刚度不协调、测试元件量程不够以及容易损坏的问题得到解决。本次试验中基

底与地基的接触面平整、测试元件能够与岩基同步变形。应变计相对土压力盒很

好的改变了刚度过大这个问题，相对于应变片又有很好的耐久性，并且其测试精

度方面也比应变片提高很多。 
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7 结论 

 经过不同测试元件和试验方法效果比较，对于普通盒、油压压力盒、应变

片和应变计的工作原理和各自的优缺点进行了分析。 

常规土压力盒与研发的油压压力盒测试，常规土压力盒加载过程中基底较多

的应力都集中在压力盒上，测试元件测得的压力将大于岩基上实际的压力，基底

应力分布特征甚至因土压力盒的存在而发生了变化;油压压力盒相对其它测试元

件为直接测力装置，但是其刚度会随着压力的增加会继续加大，另外油腔大小有

限，量程也较。由于基底与地基的接触面没有平整、测试元件不能与岩基同步变

形，这两次试验没有测试得到可靠的基底压力分布特征。 

应变片和应变计能够测试出基地反力的分布形式，试验中测试元件和岩体的

刚度不协调、测试元件量程不够的问题得到解决。试验中基底与地基的接触面平

整，测试元件基本能与岩基同步变形。但是应变片制作过程繁琐，运输途中容易

损坏，与水泥砂浆相互接触，在测试精度和耐久度方面都比应变计差一些。我们

就这四种测试元件的优缺点进行对比分析，结果见表2。 

表2 测试元件的对比分析 

 
综上所述，认为选取应变计为本次试验的测试元件，更能保证后续试验的测

试结果与实际受力状态的符合性。 
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3、重力式挡墙 

考虑变形影响的重力式挡墙地震土压力分布 

朱宏伟
1，3

，姚令侃
1，2*

，蒋良潍
1
，邱燕玲

1
 

(1.西南交通大学土木工程学院，四川 成都 610031；2.高速铁路线路工程教育部重点实验

室，四川 成都 610031；3. 四川建筑职业技术学院，四川 德阳 618000) 

岩土工程学报 2013年6月第35卷第6期 

1 引言 

挡土墙作为一种重要的土工构筑物，在交通土建领域应用广泛。随着越来越

多的交通基础设施在高地震烈度区修建，挡土墙将面临地震巨大破坏作用的严峻

考验。挡墙在地震作用下发生破坏，会造成路基受损甚至断道，进而影响救援速

度。因此，如何对高地震烈度区挡墙进行可靠的抗震设计是摆在土木工程师面前

的艰巨任务，而地震作用下墙背土压力大小及作用点是挡墙设计的关键参数之一，

故研究地震作用下挡墙主动土压力的分布规律对于挡墙的抗震设计就显得尤为

重要。自1923年物部和冈部提出著名的Mononobe-Okabe公式后，各国学者纷纷对

挡墙在地震作用下的土压力分布展开了理论和试验研究，并取得了丰硕的成果。 

2 不同变形模式下挡墙地震主动土压力分布 

挡墙的地震土压力可用Mononobe-Okabe公式计算，大多数国家的抗震设计规

范也以此为依据。该方法是将墙后出现滑动的土体看作是刚塑性体，采用极限平

衡法求解得到地震土压力。由于未考虑变形模式对挡墙地震土压力分布的影响，

认为墙后的主动土压力呈线性分布，此结论并不合理。在此，本文提出了基于温

克勒地基模型的挡墙地震土压力计算方法，该方法是将土体看做是一系列弹簧和

理想刚塑性体的组合体，当墙体在地震作用下发生变位时，与之相连的弹簧将带

动土体沿某一破裂面发生破坏，进而在墙后产生主动土压力。如图1所示。 

 

图1 挡墙地震土压力计算模型 

温克勒地基模型假定地基是由许多独立且互不影响的弹簧组成，即假定地基

任意一点所受的压力强度只与该点地基的变形成正比，如图2所示。 

显而易见，温克勒模型主要描述地基在竖向荷载作用下的应力应变问题，分

析挡墙在地震作用下的动力特性则需主要考虑水平向的地震作用。Velestsos等

提出用悬臂剪切梁来模拟岩土体，挡墙则通过一系列无质量水平向弹簧与剪切梁

相连，并基于以上假设求解了挡墙的地震土压力，如图3所示。 
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图2 温克勒地基模型 

 

图3 Scott的计算模型 

另外，挡土墙在施工时，当墙后填土为不透水性土时，应在墙后设置反滤层，

反滤层一般用砂砾石或碎石填充，如图4所示。 

 
图4 挡墙结构示意图 

3 振动台试验验证 

试验在高速铁路线路工程教育部重点实验室的单向电液伺服驱动式大型振

动台上进行。系统的最大加速度为1.2g，水平向振动有效负荷质量为25t，最大

振幅为±10cm。试验采用的钢制模型箱尺寸为3.5m长×1.5m宽×2.1m高，质量约

2.7t。为了对比不同地基条件下重力式挡墙的地震动力特性，分别制作了按墙基

嵌岩与置于土质地基两种场地形式的试验模型。 

3.1试验模型的制作及监测点布置 

挡墙模型的截面为直角梯形，墙背直立，墙面坡1:0.28，墙顶和墙底分别宽

0.26，0.68m。墙身沿走向长1.45m，按墙背填土水平考虑。为保证墙后土体“第

一滑裂面”交于填土面及保留适当动力边界距离，按内摩擦角为35°测算，拟定

模型墙高度为1.5m。采用钢筋混凝土制作了厚15cm，前部带10cm高凸坎的基座（基

座内部设钢筋骨架）来模拟嵌岩基础。将基座整体吊装进入模型框后，再在基座
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上吊装挡土墙模型，二者之间不进行刚性连接。为便于墙背土压力盒装设，在墙

背土压力测点位置预留与土压力盒同直径的凹坑，深度需保证土压力盒安装后顶

面能突出2mm左右，如图5所示。 

按照图6所示模型设计及布置进行模型填筑与测试探头安装。墙背填土（及

墙基的地基土）根据大型相对密度试验结果，以压实度不低于95%进行人工填筑

并夯实。 

 
图5 试验模型的制作 

 
图6 振动台模型试验设计 

3.2 模型试验相似关系 

相似比确定的关键在于根据振动台模型箱的有效尺寸和原型尺寸，确定几何

尺寸相似比。根据填料质量密度（约2.0 t/m3）和振动台台面的负载能力（25t），

确定挡墙模型的高度为1.5 m。为模拟高为12，8，4m的挡墙，将几何相似比拟定

为8.0，5.333，2.667，模型试验的主要相似参数见表1。 

表2 模型试验主要相似常数 

 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

34 

3.3 输入的地震波及加载制度 

试验采用地震波形为大瑞人工合成波、汶川实测地震波、美国Elcentro波

（1940年，NS向）、日本Kobe波（1995年）（见图7）。模型试验采用具有代表

性的峰值加速度0.1g，0.2g和0.4g进行波形峰值调制。 

 

图7 输入的地震波 

试验采用单向水平输入地震波，波形见上文所述（代号分别为DR，WC，EL，

KB）。按照模型试验相似律，时间压缩比分别为4.76，3.54，2.09 和1.0，以分

别模拟墙高12，8，4 m 及原墙情况，量级分别为0.1g，0.2g，0.4g。试验按照

量级从小到大、时间压缩比从高到底进行。试验穿插时间长度不小于30 s 的高

斯平稳白噪声（代号WN）激励的微振（加速度峰值约0.04g）试验，观察模型动

力特性的变化情况。 

3.4 试验结果分析 

（1）地震土压力分布 
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a）岩质地基挡墙位于岩质地基上的挡墙，在0.1g的地震作用下，动力作用

效果并不明显，地震土压力仍基本呈三角形线性分布，为一斜直线，如图8（a）

所示；在0.2g的地震作用下，动力增量部分的影响效果开始呈现，墙背地震土压

力分布曲线已偏离三角形线性分布模式，如图8（b）所示；在0.4g的地震作用下，

动力增量部分的影响效果进一步凸显，墙背地震土压力分布曲线已明显偏离三角

形线性分布模式，接近一种1/2墙高以上为三角形，以下为倒梯形的分布形式，

如图8（c）所示。 

 

 

图8 不同震级下岩质地基挡墙的地震土压力分布 

（2）土质地基挡墙 

图9所示的是位于土质地基上的挡墙在不同量级的地震作用下墙顶和墙底位

移的变化情况。可以看出，在0.1g和0.2g的地震作用下，挡墙主要发生倾斜变形，

即图1所示的变形模式（RB模式），随着地震动峰值的增加，墙底开始发生滑移，

墙顶的倾斜变形量也进一步增大，呈现出RBT的变形模式。 

 

图9 土基挡墙顶部和底部的位移 

4 结论 

（1）通过对“5.12”汶川大地震中挡墙破坏状态的调查及分析，归纳总结了

挡墙在地震作用下的6 种变形模式。变形量大小与地震震级、挡墙材料、墙高、 
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局部地形等因素有关，但变形模式与地基基础关系最为密切，位于岩质地基上的

挡墙主要发生倾斜变形，而位于土质地基上的挡墙则主要发生推移变形。 

（2）基于温克勒地基模型，假设墙后土体由一系列的弹簧和刚塑性体组成，

挡墙任意一点的主动土压力与其水平变形量呈线性关系。由此得到了不同变形模

式下挡墙地震土压力的计算方法，并通过振动台试验进行了验证，说明了该方法

的正确性。 

（3）不同变形模式下挡墙的地震土压力分布各异，除平移模式外，其余变

形模式下挡墙地震土压力分布随深度都呈非线性分布。岩质地基上的挡墙墙后地

震土压力分布接近一种1/2墙高以上为三角形，以下为倒梯形的分布形式；而位

于土质地基上的挡墙地震土压力分布则近似呈三角形分布，且大小要比规范计算

值偏小。 

（4）由于土质地基上的挡墙在地震作用下发生较大的位移，造成对墙后土

体约束减弱，减小了土体作用于墙身的压力，使得嵌岩基挡墙地震土压力要大于

同样条件下土基挡墙地震土压力。并且，嵌岩基挡墙地震土压力作用点高度要高

于同样条件下土基挡墙的合力作用点。 
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基于性能的重力式挡墙地震易损性分析 

朱宏伟
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(1. 西南科技大学环境与资源学院，四川 绵阳 621010；2. 西南交通大学高速铁路线路工

程教育部重点实验室，四川 成都 610031； 

3. 西南交通大学土木工程学院，四川 成都 610031) 

岩土工程学报 2020年1月第42卷第1期 

1 引言 

自21世纪以来，中国曾发生过多次破坏性极强的地震，2008年的汶川大地震

使得灾区的地面建筑物及交通基础设施遭受严重破坏，给震后救援和灾后重建带

来了极大的困难。挡墙作为一种重要的路基支挡结构，在交通土建领域应用十分

广泛，随着越来越多的交通基础设施在高烈度地震区的修建，挡土墙将无时无刻

不面临特大震灾的严峻考验。通过对汶川大地震中遭受地震破坏的挡墙震害调查，

发现挡墙倒塌后会造成交通中断，给灾后救援工作带来了巨大的困难，进而加剧

人员伤亡及财产损失。因此，对高烈度地震区的挡墙进行地震风险评价并进行可

靠的抗震设计是摆在土木工程师面前的一项挑战和艰巨任务。 

2 挡墙抗震性能水准的划分 

2.1 振动台模型试验 

试验在高速铁路线路工程教育部重点实验室的单向电液伺服驱动式大型振

动台上进行。系统的最大加速度为1.2g，水平向振动有效负荷质量为25t，最大

振幅为±10cm。试验采用的钢制模型箱尺寸为3.5m（长）³1.5m（宽）³2.1m

（高），自重约为27kN。为了对比不同地基条件下重力式挡墙地震地震动力特 

性，分别制作了岩石地基和土质地基两种场地形式的试验模型。为了模拟嵌岩地

基挡墙，采用钢筋混凝土制作了厚15cm，前部带10cm高凸坎的基座，基座可以整

体吊装进入模型框，再在基座上吊装挡土墙模型（图1（a））；土质地基挡墙的

模拟是将挡墙模型直接置于混凝土基座（无凸坎）上，挡墙和基座之间铺有5cm

厚的细砂（图1（b））。 

  

图1 振动台模型试验设计 

（1）试验模型的制作及监测点布置 

重力式挡墙模型的截面为直角梯形，墙背直立，墙面坡率为1:0.28，墙顶和

墙底宽度分别为0.26，0.68m，墙身沿走向长1.45m。按墙背填土水平考虑，为保

证墙后土体“第一滑裂面”交于填土面及保留适当动力边界距离，按内摩擦角35°

测算，拟定模型挡墙的高度为1.5m。为便于墙背土压力盒装设，在墙背土压力测

点位置预留与土压力盒同直径的凹坑，深度需保证土压力盒安装后顶面能突出
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2mm左右，如图3所示。模型填料为碎石土，综合内摩擦角为35°，无黏聚力，非

均匀系数为6.8，曲率系数为1.3，最大干密度为2.15 g/cm3，最优含水率为5.4%。 

测试元件包括加速度传感器、动土压力盒和动位移计以及位移百分表，布置

简图如图2所示。其中，墙背沿中轴线布设6个动土压力盒（S1～S6），盒间垂直

距离26cm，距墙背40cm的填土中与动土压力盒同高程布置6个加速度传感器（A1～

A6，量程由下至上分别为2个1g，2个2g和2个5g），墙顶和距墙背20cm的填土面

上各设置水平和垂直动位移计（D1～D3）及百分表。墙底的加速度由台面主控加

速度传感器量测（A0，控制台开环控制测点）。在墙顶、墙底和1/2墙高处设置

加速度传感器以量测墙体地震加速度（AA1～AA3）。按照图2所示模型设计及布

置进行模型填筑与测试元件的安装。墙背填土根据大型相对密度试验结果，以压

实度不低于95%进行人工填筑并夯实。 

（2）模型试验的相似关系及加载制度为模拟墙高分别为12，8，4m的原型挡

墙，将几何相似比拟定为8.0，5.333，2.667。根据Bockinghamπ 定理导出了各

物理量之间的相似关系，模型试验的主要相似参数见表1。 

表1 模型试验主要相似常数 

 

选取汶川地震中卧龙强震台站所记录到的东西向地震波作为输入波形（代号

WL），如图2所示。试验采用单向输入激励，台面输入的加速度峰值按0.1g，0.2g，

0.3g，0.4g，0.5g，0.6g，0.7g，0.8g，0.9g，1.0g的量级逐级递增，直至模型

发生破坏为止。在试验过程中，穿插时间长度不小于30 s 的高斯平稳白噪声（代

号WN）激励的微振试验（加速度峰值约0.04g），观察模型动力特性的变化情况。 

 

图2 汶川波波形 

2.2 抗震性能水准的定义与划分 

图3反映了在0.4g的地震作用下，墙顶的动位移计（D1）监测到的挡墙位移

随时间的变化规律。可以看出，位移在t=13 s时发生了较大的突变，与汶川波主

波的峰值加速度时刻相对应，突变后，相对位移继续增大，但增加的幅度放缓，

直至t=33 s时相对位移才出现了陡增，此时输入的地震波正好达到次波正峰值。 
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图3 挡墙墙顶的位移变化 

图4显示了不同的场地条件下挡墙位移指数变化规律，可以看出：相同的地

震动强度下，土质场地挡墙位移指数明显大于岩石场地挡墙位移指数，场地条件

对位移指数的影响程度随地震动峰值（PGA）的增加而增大。当地震峰值加速度

小于0.4g时，场地条件对墙体位移指数的影响不显著，这说明在地震烈度为IX

度及以下的区域进行挡墙抗震设计时，场地条件对墙体位移的影响很小，可以忽

略。当地震峰值加速度大于0.4g时，土质场地挡墙位移指数与岩石场地挡墙相比

显著增大，墙体位移指数受场地条件的影响显著，因而在IX度区以上进行挡墙抗

震设计时，应重视场地条件对墙体位移的影响，软硬程度不同的场地土应分别考

虑。 

 

图4 位移指数随地震系数变化 

根据韩鹏飞的振动台试验研究结果表明，当重力式挡墙的位移指数7.5%时，

墙体出现显著的倾斜变形，墙后填料大面积沉陷，如图5所示。 

 
图5 挡墙震后变形图(韩鹏飞) 
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3 基于IDA 的重力式挡墙易损性分析 

增量动力分析法（IDA）是一种基于非线性动力时程响应分析的地震易损性

分析方法，可以全面深入地分析结构在不同强度地震作用下的动力响应特性。分

析步骤如下： 

①选择地震动记录，确定地震动强度参数（intensitymeasure，IM，如峰值

加速度PGA或相应于结构基本周期的谱加速度Sa）； 

②通过调整地震动参数（如峰值加速度PGA，峰值速度PGV等），将原始的地

震记录转化成一组不同强度的地震动； 

③选取描述结构响应的性能参数DM（如最大位移）； 

④输入不同强度的地震动，分别对结构进行非线性动力时程分析，得到一系

列（IM，DM）坐标点，绘制IDA曲线； 

⑤通过对IDA曲线的趋势、离散状态进行统计分析，可以了解结构在地震动

强度逐渐增强的情况下性能灾变失效的全过程。 

3.1 计算模型的建立与地震记录的选取 

本文利用FLAC3D建立了重力式挡墙的三维非线性动力分析模型，计算模型由

挡墙、墙后接触面、回填土和基岩等4部分组成。挡墙墙高为8m，计算范围长40m，

厚度（沿挡墙走向）取10m，基岩取4m厚，4m以上为挡墙及填土。为了提高计算

精度，网格划分时，挡墙和离墙体较近的部分网格边长取为0.5m，外围部分取1m。

为了更好地模拟挡墙与墙后填土的相互动力作用，在挡墙与填土以及挡墙与基岩

之间分别设置了接触面，计算模型如图6所示。 

 
图6 数值计算模型 

3.2 地震记录的选取 

地震动的选取是结构进行易损性分析的关键，由于受震中距、地震波传播路

径和场地条件的影响，实际记录地震动的PGA、卓越周期和持时高度离散，相应

的结构地震响应也存在较大差异。在增量动力分析方法中，由于强度峰值在分析

中可以进行调整，因此选择地震波时主要考虑频谱特性、持续时间和地震波数量。

根据Vamvatsiko等的建议，10～20条地震波即能满足增量动力分析的精度要求。

因此，以混凝土抗震设计规范规定的地震动设计反应谱为目标谱，从PEER中选取

20条地震动记录，本文所选取的地震动震中距均大于30km，排除了近场地地 

震记录中高能量脉冲对结构响应的影响。如表4所示。 

对选取的20 条地震波均按PGA 进行等值调幅，调幅级差为0.2g，调幅后的 

PGA 分别为0.2g，0.4g，0.6g，0.8g，1.0g，1.2g。根据震害调查的结果，发现

挡墙的震害主要是因水平地震作用所致，故在计算时只将地震波沿水平向单向输

入，不考虑竖向地震的作用。 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

41 

表2 地震动记录 

 

4 结论 

（1）基于对挡墙震害资料的分析，将挡墙的抗震性能水准划分为完好、基

本完好、损伤、严重损坏和毁坏等五个等级。选取位移指数(震后挡墙顶部最大

位移与墙高的比值)作为抗震性能参数，并根据振动台模型试验和对震害资料的

分析评估确立了重力式挡墙的抗震性能量化指标。 

（2）试验表明，当地震动加速度小于0.4g时，场地条件对墙体位移指数的

影响不显著；当地震动加速度大于0.4g时，土质场地挡墙位移指数与岩石场地挡

墙相比显著增大，墙体位移指数受场地条件的影响显著，因而在IX度区以上进行

挡墙抗震设计时，应重视场地条件对墙体位移的影响。 

（3）通过易损性曲线可以看出，当PGA小于0.4g时，挡墙基本保持完好或以

轻微损伤破坏为主；当PGA在0.6g以上时，挡墙已完全损伤，发生严重损坏的概

率也较大；当PGA在0.8g以上时，会造成挡墙的严重损坏，甚至整体倒塌，需要

采取一定的抗震加固措施。 
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4、岩石锚杆挡墙 

福建湄洲湾输电线路岩石锚杆基础试验与分析 

翁兰溪，赵金飞 

(福建省电力勘测设计院，福州 福建 350003) 

电网设计 2011年06月第3期 

1 引言 

福建500kV湄洲湾输电线路跨海段，#18塔位使用大跨越塔SZK100，塔高

128.5m，基础上拔力达10705kN。#18塔位的跨越塔所处地质条件：表层2.0m残积

土，2.0m以下为强风化花岗岩(砂土状)，呈褐黄色，散体状构造，中粗粒结构，

原岩结构较清晰，矿物主要成分为长石、石英，见图1。为充分利用岩土自身的

强度和自稳能力，该塔位基础拟采用斜柱岩石锚桩基础进行设计。 

 

图1 试验场地位置                          图2 试验场地位置 

福建地区输电线路工程缺乏强风化地质条件下锚杆设计经验，为了研究强风

化地质条件下合理的地质参数取值，在#18跨越塔基础现场附近对单锚和群锚基

础进行试验，试验场地位置见图2。 

2 试验方案设计 

#18跨越塔锚杆基础的锚桩孔数为66根，锚桩间距为0.9m，锚固深度为3.5m，

锚桩直径为150mm，锚筋直径为36mm。为得到不同埋深岩石锚杆基础的承载特性，

单锚埋深分别取为3m、4m与5m。群锚基础取实际工程中的两根锚杆为研究单元，

并按每根锚杆所分担面积设计试验承台大小。所有混凝土均为C30级，在承台中

布置上下两层构造钢筋网片。所进行的岩石锚杆试验基础型式、数量与编号等见

表1，岩石地质物理参数取值拟按《架空送电线路基础设计技术规定 DL/T 

5219-2005》1(以下简称《技术规定》)选用，锚桩砼采用C30级。锚筋材质HRB400，

锚筋直径36mm，开槽后有效面积约600mm2，锚孔直径100mm。 

2.1 应变、位移采集 

应变片布置：本试验在锚筋中埋设应变片，以测定锚筋在试验加载过程中应

变的变化情况，通过加载过程中应变片数据的变化来研究分析基础承载性质。基

础应变片的布置根据试验锚杆的设计情况和试验研究目的确定，详见图3。 

试验中各水平与上拔位移通过位移传感器测得。针对岩石锚杆基础可能的破

坏型式：锚筋拉断破坏、锚筋从砂浆或细石混凝土中被拔出而破坏、锚杆沿着与
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岩石的结合面被拔出而破坏、上拔荷载超过岩体的抗拔能力而破坏，本试验分别

在锚杆混凝土顶部、锚筋附近与周围地表布置位移测点。 

试验中各水平与上拔位移通过位移传感器测得。针对岩石锚杆基础可能的破

坏型式：锚筋拉断破坏、锚筋从砂浆或细石混凝土中被拔出而破坏、锚杆沿着与

岩石的结合面被拔出而破坏、上拔荷载超过岩体的抗拔能力而破坏，本试验分别

在锚杆混凝土顶部、锚筋附近与周围地表布置位移测点。 

 

图3 锚筋应变片布置 

2.2 加载装置 

竖向加载装置和反力类型：竖向加载反力系统利用反力支座和反力梁系提供，

其中反力梁为6根加固工字钢梁。竖向加载系统示意图与实景图见图4。反力梁支

承点在岩石假想破裂面之外，以保证锚杆在可能出现的第四种破坏时抵抗力由全

部的岩体破裂面剪切应力垂直分量提供。水平加载系统：本次试验水平荷载采用

手拉葫芦，并通过滑轮组和钢丝绳组合施加，由拉力传感器显示荷载值，从而实

现对施加荷载大小的显示与控制。水平加载系统示意图与实景图见图5。 

 

图4 竖向荷载加载系统图 
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图5 水平荷载加载系统 

2.3 试验加卸载方案 

根据《架空送电线路基础设计技术规定》(DL/T 5219-2005)附录I关于送电

线路基础上拔静载试验要点的规定，结合试验要求，试验采用维持荷载法进行试

验。 

3 试验结果与分析 

3.1 破坏模式 

根据现场试验情况，群锚基础均为单根锚筋拔断破坏，破坏型式明确，见图

6。对于单锚基础，现场试验出现两种现象：锚杆混凝土表面出现较大上拔变形、

锚筋拔断，见图7。 

根据试验现象，可以确定没有发生锚筋从细石混凝土中被拔出破坏与岩体中

出现倒锥型破裂面破坏。所以单锚基础存在两种可能的破坏型式：①锚杆整体拔

出破坏；②锚筋拔断破坏。现场试验过程中为了明确其破坏型式，在锚杆混凝土

表面出现较大上拔位移后继续加载，在继续加载过程中没有出现锚杆唯一持续发

展的现象，而趋于稳定，并在继续加载过程中锚筋拔断。通过锚筋应力-深度曲

线的分析，试验中锚杆与周围岩壁粘结结构未发生整体破坏，见下文3.3节。综

合分析，单锚基础破坏型式为锚筋拔断破坏。试验基础破坏状态、极限荷载、破

坏型式见表1。 

 

图6 群锚单根锚筋拔断                        图7 单锚锚筋拔断 

3.2 荷载—位移曲线 

现场试验结果显示： 锚杆基础周围地表位移测点数据相对很小(一般不足

1mm)，且随着荷载的增大，无明显规律性变化，故可认为锚杆基础周围岩体在试
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验过程中未发生变形；在锚杆混凝土表面所设位移测点测试结果良好，规律性明

显，作为主要分析依据；在锚筋上设置的应变测点的测试结果受锚筋自身受拉变

形影响较大，作为辅助分析依据。将锚杆混凝土表面的位移测点作为主要分析对

象，得出荷载－位移曲线,见图8(仅列举部分曲线)。 

表1 试验基础破坏、极限荷载与位移 

 

注：由于Q5-A与Q5-D基础在锚筋拔断破坏时未能测得相应位移，故基础在破坏状态的位移未

知。D5-A基础施工过程中数据线全部损坏，无试验结果。 

 
图8 荷载—位移S曲 

由图8说明，本次试验的岩石锚杆基础荷载－位移曲线均正常，容易判断极

限荷载。单锚基础与Q5-B、Q5-C基础在小荷载作用下位移随荷载逐步增大，接近

极限荷载时出现位移的突变性增大，Q5-A与Q5-D基础在破坏前荷载－位移曲线均

较平缓。 
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3.3 锚杆应力—深度曲线 

基础锚筋在加载过程中不同深度的应力见图9。图例中荷载值表示实际所施

加竖向上拔荷载大小，“深度”表示应变测点的埋深(仅列举部分曲线)。 

 
(a)D3-B锚筋应力－深度曲线             (b)Q5-D #1锚筋应力－深度曲线 

图9 锚筋应力－深度曲线 

由不同锚筋的应力曲线可以得出以下规律：①随着荷载的增大，锚筋应力整体增

大；②同一锚筋在加载过程中，应力随深度减小；单锚基础锚筋在埋深范围内受

力，至锚固深度底部受力消减至接近零；群锚基础锚筋(埋深5m)在4m范围内有较

大受力，至4m左右消减为零。③在荷载达到极限与破坏荷载状态时，锚筋应力的

受力特性并没有发生锚杆整体拔出时会出现的的锚筋应力消减的现象，由此也可

以判断，试验中锚杆与周围岩壁粘结结构未发生整体破坏。 

3.4 试验结果分析 

3.4.1 锚筋与混凝土之间的粘结强度τ a推导依据《技术规定》10.2.2条，

在锚筋强度足够时，锚筋与细石混凝土的粘结承载力以及锚杆与岩石间的粘结承

载力成为岩石锚杆基础的承载力主要控制因素。锚筋与细石混凝土的粘结承载力

计算方法：γ fTE ≤π dl0τ a 

按照《技术规定》10.3.3条确定有效锚固深度为l 0=45d =45³0.036＝1.62(m)

故锚筋与细石混凝土的粘结承载力：γ fTE ≤π dl0τ a= 3.14³0.036³1.62³300

≈594kN 

经计算得出，本次试验的锚筋与细石混凝土的粘结承载力为549kN，远远大

于本次试验所得的极限承载力值，故锚筋与细石混凝土的粘结承载力不是本次试

验极限承载力的控制因素。故工程设计中C30级细石混凝土τ a可按《技术规定》

10.2.2条取3000kPa。 

3.4.2 锚固体与岩石之间的粘结强度τ b推导 

根据《技术规定》10.2.3条，锚杆与岩石间的粘结承载力计算方法：γ f T E 

≤π Dh0τ b由本次试验情况看来，未发生锚固体整体拔出破坏，即锚杆与岩石之

间的粘结承载力满足抗拔要求。根据试验结果，单根锚杆与岩石间的粘结承载力

可以认为约200kN，故：π Dh0τ b ≥200kN；3.14³0.1³1.62³τ b≥200kN；τ b

≥393kPa 

计算表明，本次试验岩石锚杆基础在强风化地质条件下,τ b大于393kPa，位

于《技术规定》表10.2.3τ b推荐取值区间，故工程τ b取值可以按照《技术规定》

表10.2.3取400kPa。 

4 结论 

通过岩石锚杆基础试验研究，得出以下主要结论： 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

47 

(1)在该场地地质条件与设计情况下，岩石锚杆基础破坏状态为锚筋拔断，

锚筋与细石混凝土的粘结承载力、锚杆与岩石之间的粘结强度、不是本次试验极

限承载力的控制因素。荷载－位移曲线正常，锚筋应力曲线规律性明显且正常。 

(2)福建地区此类强风化地质条件下锚杆设计，地质参数取值可以参考《技

术规定》的取值范围。通过计算反推锚筋与细石混凝土之间的粘结强度τ a、锚

杆与岩石之间的粘结强度τ b、岩石等代极强剪切强度τ s，以上参数均在《技术

规定》强风化地质条件取值范围内，即该类强风化地质条件下，参数取值可以按

照《技术规定》。 

(3)本试验单纯从现象判断单锚基础的破坏型式有困难，可以通过锚筋应力-

深度曲线、现场试验分析综合其他数据来判断。 
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华北地区输电线路岩石锚杆基础试验研究 

费香泽
1
,程永锋

1
,苏秀成

2
,秦庆芝

3
 

(1.国网北京电力建设研究院,北京市,100055；2.北京送变电公司,北京市,102401； 

3.华北电力设计院工程有限公司,北京市,100011) 

电力建设 2007年1月第28卷第1期 

1 引言 

我国华北地区的高压输电线路经常要穿越广泛分布的山区,常规的基础型式

不能充分利用原状土地基良好的承载特性,土石方量大,施工难度大,不符合保护

环境的原则,而采用岩石锚杆基础就可以发挥原状岩体的力学性能,具有良好的

抗拔性能,并且大大降低基础材料的消耗,对于运输困难的山区具有明显的经济

效益。 

2 试验设计与方案 

2.1 试验设计 

根据华北地区岩石分布的基本情况,选取华北地区最常见的花岗岩、片麻岩

和灰岩3种岩石,对强风化和中风化2种风化状态下的岩石锚杆基础分别进行试验

见表1。 

表1 各基础的试验工况表 

 

表2 锚杆与岩石的粘结强度和等代极限剪切力 

 
∗：该单锚破坏形态为锚杆从混凝土中拔出,计算值为锚杆与混凝土粘结强度。 

2.2 试验方案 

试验加载方案选用快速多循环维持荷载法,初始荷载取0.1R(R为试验荷载),

每级加载增量取0.1R,直至100%,卸载时测量残余变形030min后开始下一次循环

加载,以后每次循环的试验荷载递增20%,直至锚杆基础破坏。试验终止条件可以

按照下述任意1种情况确定：①某级荷载维持不住或变形不止、荷载加不上时；

②支座在某级荷载作用下,变形量超过25mm时；③当位移量超过试验基础规定的

极限位移量时。 

3 试验结果分析 

3.1 试验结果 

根据以上试验结果得到各基础极限抗拔承载力和相关粘结强度,见表2。 

3.2 破坏形态 

根据各试验点的情况,岩石锚杆基础破坏主要过程可以分为3个阶段： 

(1)荷载较小时,锚杆、混凝土与岩石地基共同承担上拔荷载,上拔位移量很
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小,地面没有明显变形； 

(2)随着荷载加大,靠近地表的上部承台周围与砂浆、岩石结合强度较弱的部

位产生环形裂缝,岩体表面出现细小的裂纹,基础上拔位移量增大； 

(3)当荷载增大到一定程度时,上拔荷载沿锚杆向深部岩石地基传递,锚杆基

础变形迅速增大,产生以基础为中心放射状裂缝,并向四周逐步发散,裂缝扩展的

范围和宽度随着荷载的增加而增大,最终基础沿环形裂缝与岩石一同拔出(图1、

图2分别为4号、5号试验点情况)。 

3.3 粘结应力 

在锚杆中预先粘贴了应变片,通过计算各级荷载下锚杆内力的变化,研究锚

杆与岩石的粘结力的增长过程(见表3)。 

从以上结果可以看出,在上拔荷载较小的前期,基础抗拔主要依靠上部的岩

层提供的粘结力,底部的粘结力很小；随着荷载的增大,各层粘结力都有所增长,

但程度不同,仍然是上部粘结力增长幅度最大。当上部粘结力达到极限值后,上部

已经产生较大的变形了,粘结力开始减小,荷载开始向深层传递,中部和底部的粘

结力开始迅速增长；锚杆基础破坏时,上部的粘结力由于岩层变得松散已经降低

很多,粘结力最大值出现在锚杆中部的某个部位,此时锚杆底部的粘结力较加载

初期也有较大增长。 

3.4 影响因素 

从上面可以看出影响锚杆基础承载力的因素较多,主要包括以下几个方面： 

3.4.1 混凝土养护期 

实验中混凝土养护期在28ｄ以上的锚杆基础的拔抗极限荷载均达到或超过

了设计荷载的要求,直锚式基础的拔抗极限荷载达到了设计荷载的2倍左右。而混

凝土养护期只有14ｄ的3个基础的抗拔极限荷载只有设计荷载的80%左右,说明在

强风化岩石中,锚杆基础的承载力与养护期有非常重要的影响。 

表3 3号试验点单锚基础与岩石的粘结强 

  



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

50 

 

图1 4号试验点单锚基础破坏形态 

 

图2 5号试验点单锚基础破坏形态 

这是由于在强风化岩石中存在较多的裂隙,细石混凝土在浇筑过程中,砂浆

在一定的压力下会沿着孔壁周围的裂隙渗透填充,从而在锚杆周围形成一个砂浆

与强风化岩石的结合体,这部分的填充体使锚杆与周围岩石的粘结面大大增加,

它在达到一定的养护期形成较高的强度后,可以整体提高锚杆与岩石的粘结强度,

使抗拔极限荷载大大提高。如果养护期不足,地基与基础间形成不了坚固的结合

体,随着上拔荷载的增大,无法带动周围的岩石共同抵抗,基础就将沿着最薄弱的

锚杆与岩石结合面处破坏。 

3.4.2 锚杆直径与锚固深度 

根据技术规定中对锚固深度要求,直锚式基础在强风化基岩中的锚固深度应

不小于45ｄ(ｄ为锚杆直径),1号与4号两点的基础均满足此要求,1号锚杆直径

52mm,深2700mm,4号锚杆直径60mm,深3700mm,4号比1号直径和深度分别增加了15%

和37%,而各自单锚基础与直锚基础的极限抗拔承载力分别为300kN、400kN与
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750kN、1100kN,4号比1号增加了150%和175%。从试验结果可以看出,即使考虑两

者混凝土养护期的差异,锚杆直径与锚固深度对承载力的影响依然是十分明显的。

但是锚固深度与承载力之间并不是简单的线性关系,当锚固深度在一定范围内时,

增加锚固深度可以明显增加抗拔极限承载力；超出此深度范围后,当受到一定外

力时,基础会因产生不适合工程使用的较大变形而破坏,增加锚固深度并不能提

高极限抗拔承载力。 

3.4.3 锚杆基础孔距 

从试验结果可以看出,同一个试验点处的单锚基础与直锚基础的极限上拔承

载力相差不大,如实验点4,单锚基础的极限上拔承载力是750kN,而直锚基础的孔

径Ｄ是120mm,孔距是320mm,约为3Ｄ,其极限上拔承载力只有1100kN,说明直锚基

础的群桩效应没有充分发挥出来。根据技术规定中对承台式岩石基础群锚杆间距

的规定：硬质未风化和微风化的岩石中,不宜小于4Ｄ；软质微风化的岩石及中等

风化的岩石中,不宜小于6Ｄ。说明岩石风化程度越严重,锚杆的间距应越大,以充

分保证各单根锚杆有良好的边界约束,提高群锚杆的群桩效应。所以,如果适当提

高直锚式基础的孔距,并据此调整上部塔座板间距,可能会对锚杆基础的群桩效

应发挥有利,从而提高其极限抗拔承载力。 

4 结论 

（1）在强风化岩石的地质条件下,锚杆基础的破坏形态以基础周围产生放射

状裂缝和过大的变形为主,可分为3个阶段,锚杆基础的抗拔主要依靠上部及中部

岩层的粘结力。 

（2）锚杆基础内力和与岩石粘结力的计算表明,锚杆基础的抗拔承载力与锚

杆深度并不是线性增长关系,而是存在一个最优的范围,超出范围后增加锚杆深

度对于提高锚杆基础承载力的效果并不明显。 

（3）保证混凝土有足够的养护期,使锚杆基础与岩石地基中间的填充体形成

较高的强度后,可以大大提高基础的抗拔承载力。 

（4）强风化岩石地基中的锚杆基础,可适当增大锚杆孔距,以充分保证各单

根锚杆有良好的边界约束,提高群锚杆的群桩效应,从而提高锚杆极限抗拔承载

力。 
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垂直预应力锚杆式挡土墙试验研究 

黄 翀（湖南文理学院�湖南常德 415000） 

四川建筑科学研究  

2010年8月第36卷第4期 

1 引言 

垂直预应力锚杆式挡土墙结构是针对水泥土搅拌桩挡土墙的缺点而发展产

生的一种新型有效的基坑支护结构。其结构是采用宽度较小的挡土墙作为直接的

挡土结构,在挡土墙靠基坑外侧偏心垂直设置锚杆,对锚杆施加预应力,使水泥土

重力坝承受向下的集中力。工程实践表明：垂直预应力锚杆式挡土墙具有良好的

控制结构变形的能力,且工程造价较低。该技术是从工程实践中发展而来,还缺少

工作机理的研究,从而影响其技术的推广使用。本文在工程试验的基础上,考虑锚

杆对挡土墙结构的有利作用,采用有限元方法对其工作机理进行分析研究,为提

出实用设计方法提供依据。  

2 试验研究 

工程试验的目的是了解锚杆预应力的分布和变化规律。工程占地面积约

50000m2,基坑挖深6.0ｍ,采用预应力锚杆式挡土墙围护。双头水泥搅拌桩，墙厚

2.7ｍ,桩长12ｍ；锚杆锚固段9ｍ，自由段9ｍ，按间距1.5ｍ偏心设置,预应力

200kN。挡土墙上布设两组监测点,应力观测选用GLL型钢弦式应力计。监测点按

不同深度4ｍ,10ｍ,15ｍ,在锚杆上安装应力测试传感器�编号为GL1-1～

GL1-3,GL2-1～GL2-3布设详见图1。监测结果如图2,3所示。试验表明:（1）基坑

开挖前�锚杆应力与预应力值相差较大。由于不能保证完全的“自由段锚杆”,

应力分布顶部大,越往下越小。（2）基坑的分段分层开挖,使锚杆应力呈现先增

大后回落趋于平稳而后又增大的变化。（3）基坑开挖结束后,自由段锚杆应力值

增加至所施加预应力的35％～40％。 

 

图1 工程试验示意 
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图2 GL1－1～GL1－3的测试数据 

 

图3 GL2－1～GL2－3的测试数据 

自由段锚杆一般都是用塑料膜包裹或ＰＶＣ管套缠来形成“自由段”的。锚

杆应力偏小主要有几方面的原因：（1）预应力损失；（2）不能保证锚杆有真正

的“自由段”导致预应力不能完全沿锚杆向下传递；（3）施工结束后,张拉的松

弛,包括钢筋的松弛、结构物的变形、地基变形等。由于锚杆应力值偏小,所以在

考虑锚杆应力时,需对预应力值进行折减,为了简化计算折减系数,可统一取自由

段处折减系数为0.3～0.4。 

3 挡土墙结构变形分析 

本文采用弹性地基梁杆系有限元法对垂直预应力锚杆式挡土墙进行分析。由

于挡土墙宽度较大,弹性地基梁变形需考虑剪切变形影响。在本文的模型中,坑内

被动土压力为Winkler离散土弹簧模型,弹簧刚度采用Ｍ法。 

为了反映挡土墙顶板圈梁对挡土墙的约束作用,其作用用一圈梁弹簧表示�

锚杆对挡土墙底部侧向约束作用用锚杆抗侧移弹簧表示,用锚杆抗弯弹簧来反映

锚杆内力变化对挡土墙的约束作用,从而得到锚杆式挡土墙的有限元计算模型如

图4所示。 

3.1 有限元模型的建立 

模型与传统模型的区别在于增加了圈梁弹簧、锚杆抗侧移弹簧和锚杆抗弯弹

簧。 

3.1.1 圈梁弹簧刚度计算 

常规的挡土结构设计方法中一般不考虑圈梁的作用,但实测结果表明,基坑

边长的长短对垂直预应力锚杆式挡土墙的变形和位移起着非常重要的影响。圈梁

对挡土墙的侧向水平约束刚度取决于圈梁在单位荷载下的侧向变形曲线,即： 

                       Ｋq（ｘ）=1 /v（ｘ）                     (1) 

式中,Ｋｑ(x)－－－x＝xi处圈梁的侧向约束弹簧刚度； 

ν (x)－－－单位荷载下x＝xi处圈梁的侧向水平位移。 

由于圈梁两端无强有力的约束�为简化分析�简化为简支梁结构。在均布单

位荷载下,其挠曲线方程为： 
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ν （ｘ）＝ｘ（Ｌ3－2Ｌｘ2＋ｘ3）/24ＥＩ       (2) 

则圈梁弹簧刚度为： 

Ｋｑ（ｘ）＝24ＥＩ/ｘ（Ｌ3－2Ｌｘ2＋ｘ3）      (3) 

3.1.2 锚杆抗侧移弹簧刚度计算 

监测表明,锚杆的设置,使挡土墙很难发生侧移。为简化分析,假设锚杆的侧

向约束与弯曲约束相互独立。单独考虑锚杆的侧向约束时,此处的锚杆部分只承

担水平力而不承担弯矩。这时,搅拌桩以下锚杆可简化为一端自由的无限长桩。

利用弹性地基梁的挠曲微分方程来求解当有单位大小的水平力作用在桩顶的位

移,即锚杆抗侧移弹簧刚度。 

3.1.3 锚杆抗弯弹簧刚度计算 

结构具有偏心锚杆,它的设置,使挡土墙较难发生转动。下面,推导其抗弯弹

簧刚度Ｋｗ。假设挡土墙在发生偏移时是围绕挡土墙前趾Ａ点发生转动的。假设

地基发生微小转角θ ,锚杆在垂直方向受拉产生拉力增量,将对墙底产生弯矩Ｍ,

其值为： 

Ｍ＝Ｋｗ（ｂ－ｂ1）2ｔａｎθ                  （4） 

当θ 很小时,tanθ ＝θ ,则有： 

Ｋｗ ＝Ｍ/θ ≈ ＥＡ（ｂ－ｂ1）2 /Ｌ            （5） 

式中,Ｅ－－－锚杆的弹性模量； 

Ａ－－－锚杆横截面积； 

Ｌ－－－锚杆自由段长度； 

ｂ1－－－锚杆至基坑外侧边的距离。 

3.2 有限元基本方程的建立和求解 

得到引进弹簧刚度的单元刚度矩阵后,可形成结构整体刚度矩阵。建立等效

结点荷载后,需引入直接作用结点荷载。模型的直接作用结点荷载包括：（1）墙

底摩擦力；（2）墙顶弯矩。 

3.2.1 墙底摩擦力计算 

墙底摩擦力简单考虑,按下式计算： 

F＝（Ｗ ＋ｋ0Ｔ）tanθ ＋Ｃ0Ｂ             （6） 

式中,ｋ0－－－预应力折减系数,由试验确定,本文中取0.35； 

Ｗ－－－墙体自重； 

Ｔ－－－锚杆预应力； 

Ｃ0－－－土体抗剪强度； 

θ －－－内摩擦角； 

Ｂ－－－墙体宽度。 

3.2.2 墙顶弯矩计算 

不考虑结构的轴向变形,由于预应力的偏心设置而产生附加弯矩Ｍ,即： 

Ｍ＝ｋ0Ｔ（Ｂ/2－ｂ1）                    （7） 

由结构整体刚度矩阵和结点荷载矩阵建立有限元的基本方程,求得结点位移。 

4 算例分析 

采用本文方法对一工程实例进行位移计算。计算参数：基坑深度Ｈ＝6.0ｍ

�挡土墙宽度Ｂ＝2.7ｍ,桩长12ｍ,锚杆长18ｍ,间距1.5ｍ,ｂ1 ＝0.35ｍ,孔直

径300ｍｍ,锚杆直径40ｍｍ,锚杆体直径300ｍｍ,预应力250kN。地质条件：M＝

4000kN／m4,ｃ＝16.8kPa,θ ＝17°,γ ＝18.2kN／m3。计算结果如图5所示。监测
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结果显示：挡土墙最大水平位移52.5mm本模型计算出的结果为58.2mm,可以看出,

模型的计算结果与实际情况比较接近。 

调整预应力大小,可得到施加预应力大小效果的比较,如图6所示。由图可知,

预应力使墙顶位移有较大幅度的降低,其作用对挡土墙悬臂段的效果更加明显,

且随着预应力增加,降低幅度越大,但当预应力增加到一定数值后,其作用不是非

常明显。 

 
   图5 挡土墙水平位移曲线            图6 预应力与墙体水平位移的关系 

5 结论 

由以上分析�可以得到以下结论： 

（1）采用有限元方法和本文方法计算的结果比较相近,充分验证了本文方法

的可靠性。 

（2）由锚杆试验表明,锚杆的预应力大小需要进行折减,折减系数要通过大量

试验确定,本文在试验基础上,取折减系数为0.35。 
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1、预压地基 

振冲碎石桩联合堆载预压地基处理工艺在复杂地层中的应用 

于健
1
，刘丹忠

2
，林治佳

3
，周广鑫

3
，武卫军

4 

（1. 中交天津港湾工程研究院有限公司，港口岩土工程技术交通行业重点实验室，天津市

港口岩土工程技术重点实验室，天津300222；2. 长江武汉航道工程局，湖北武汉430014；

3. 大连空港建设发展有限公司，辽宁大连116033；4. 山西机械化建设集团有限公司，山西

太原030012） 

中国港湾建设 2022年1月第42卷第1期 

1 引言 

随着国民经济的快速发展，城市建设和工业发展用地日益紧张，越来越多的

软弱、复杂的场地用于工程建设，例如天津和连云港地区大面积的高含水率、高

孔隙比的吹填软土地基用于工业建设，西南地区的以九寨黄龙机场为代表的高填

方地基用于机场建设，远海的珊瑚礁、钙质砂地基以及一些膨胀土、湿陷性黄土

等特殊性岩土地基均开始用于建设场地。随之而来的，是地基处理技术的飞速发

展。因此目前地基处理技术仍为岩土工程界最为活跃的领域之一，且呈现出从单

一加固技术向复合加固技术发展的趋势。 

振冲法最早用于处理松散砂土地基，振冲器产生的荷载使得天然地基的物理

力学性质得到直接改善，提高地基密实度的同时还可消除地基液化效应。后来用

于黏性土地基，振冲成孔置换为以碎石、砂砾等散粒材料为主组成的桩体，形成

桩体与原地基共同作用的复合地基。而黏性土中的碎石桩又可作为黏性土竖向排

水通道，在上部荷载的作用下，黏性土会发生排水固结作用而发生沉降，地基承

载力也得到进一步的提高。因此具有复合地基和土体固结作用的碎石桩地基处理

工艺应用的工程案例较多；振冲法地基处理的机械设备及施工工艺也在不断改进

创新。 

2 工程概况 

某海上人工岛工程离岸约4km，由开山碎石料直接填筑而成，形成上部为碎

石料、下部为海相沉积淤泥的复杂地基。上层回填料以石灰岩为主，粒径不均，

级配较差，孔隙大，较为松散；下层为高含水率、高液限的海相沉积淤泥。 

场地自上而下地层如下： 

1） 碎石（Q4m）l ：灰色，松散—稍密状，局部呈中密状，为人工回填形

成，成分以灰岩为主，呈棱角状，粒径2-10cm，少数大于10cm，充填物为角砾和

岩石碎屑，局部偶见白云岩。厚度约为10m，平均动探击数N63.5=7.3击，工程地

质性质较差。 

2） 淤泥（Q4m）：灰色，饱和，流塑，土质均匀，切面光滑，手捻有滑腻

感，偶见贝壳碎屑，局部夹砂粒。平均标贯击数N<1 击，压缩系数av0.1-0.2＝

1.543 MPa-1，属高压缩性土，工程地质性质差。 

3） 黏土（Q4mc）：灰黄色，可塑，土质均匀，切面光滑，含铁锰质浸染及

灰白色斑块。该层分布连续，受钻孔深度所限，多数钻孔未揭穿；平均标贯击数

N=10.8 击，压缩系数av0.1-0.2＝0.440MPa-1，工程地质性质一般。 

场地碎石层和淤泥层的工程地质性质较差，为控制场地地基的后期沉降，验

证相应的施工工艺，开展了振冲碎石桩联合堆载预压地基处理试验，振冲施工过
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程中振冲器产生的振动荷载使松散的碎石层变密实，同时在淤泥层中形成密实的

碎石桩体而成为复合地基，之后对地基进行堆载预压使该层的桩间土进一步固结

压缩，使土性得到改善。 

试验区面积为40m³40m，碎石桩为正三角形布置，桩间距2.5m，桩径按1.2m

考虑，桩长25m。采用的振冲器功率不小于130kW，碎石桩施工完成后对整个场地

进行堆载预压，压载高度3.0 m，分2级加载，每级加载高度1.5m，二级加载间隔

20d，满载后恒载预压3个月。 

3 振冲碎石桩试桩效果检测 

场地上层碎石层厚度约10m，需采用大功率振冲器振冲成孔，为验证设备的

适用性，分别进行了150kW、180kW、200kW、260kW,4种型号振冲器的成孔工艺验

证，结果表明4种振冲器均能够穿透碎石层，150kW和180kW振冲器的日工效为3

根，200kW和260kW振冲器日工效为5根，150kW和180kW振冲器效率明显偏 

低，且试桩过程中故障率较高，因此后期施工时采用200kW、260kW,2种大功率的

振冲器。不同型号的振冲器施工工艺参数见表1。 

表1 振冲碎石桩施工工艺参数 

 

为验证碎石桩的桩身密实度及成桩半径是否能够满足要求，首先采用200kW 

振冲器进行了试桩，并在离桩心不同距离进行了重型动力触探试验或标准贯入试

验，检测平面布置图见图1。 

 

图1 单桩成桩效果检测平面布置图（m） 

在距离桩心0.25m和0.5m位置的重型动力触探试验结果表明：原人工填土层（碎

石）平均重型动探击数为13.1-20.0击，为中密状态；原淤泥层经地基处理后的

平均重型动探击数为6.9-12.5击，为稍密—中密状态；原黏土层经地基处理后平

均重型动探击数为12.9-15.1 击，为中密状态。在距离桩心0.75m和1.0m位置的

标贯试验结果表明：淤泥层中BG1 孔（距中心0.75m）12.7-17.5m之间和BG3孔（距

中心0.75 m）13.8-17.1m之间标贯击数相对较高，该位置含有回填碎石；其它深
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度位置及BG2、BG4 孔标贯试验时出现自沉情况，属于流塑状态的软土，说明局

部位置碎石桩半径达到0.75m。 

在距离桩心0.75m和1.0m位置的标贯试验结果表明：淤泥层中BG1孔（距中心

0.75 m）12.7-17.5m之间和BG3孔（距中心0.75m）13.8-17.1m之间标贯击数相对

较高，该位置含有回填碎石；其它深度位置及BG2、BG4孔标贯试验时出现自沉情

况，属于流塑状态的软土，说明局部位置碎石桩半径达到0.75m。 

4 加固后场地检测 

4.1 桩身成桩效果检测 

在碎石桩位置进行重型动力触探试验检测桩身的密实程度（图2），碎石层

的桩身重型动力触探平均击数为16.6-22.1击，桩身密实程度为中密—密实状态；

淤泥层的桩身重型动力触探平均击数为11.0-19.3击，桩身密实程度为中密状态；

黏土层的桩身重型动力触探平均击数为11.2-11.7击，桩身密实程度为中密状态。 

 

图2 桩身重型动探击数沿深度变化曲线图 

浅层碎石层和淤泥层中碎石桩成桩效果较好，深部土层的成桩效果相对较差，

说明碎石桩加固深度有限。 

4.2 桩间土加固效果检测 

上部的碎石层采用重型动力触探试验检测，平均重型动力触探击数在16.5- 

20.3击，为中密—密实状态；原软土层加固处理后标贯击数为3-6击，为软—中

等状态；同时对原软土层进行取土并进行室内土工试验，与加固前相比桩间土的

含水率、孔隙比、变形指标和土的强度等物理力学指标均有一定的改善。 

加固前后桩间土主要物理力学指标统计如表2 所示。 

表2 原软土层加固前后土性对比统计表 
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5 堆载预压沉降分析 

开始加载时间为2019-12-14，2020-04-10卸载完成，加载期共计为118d，累

计沉降量为103.4-142.1 mm，平均沉降量为123.0 mm。其中一级堆载高度1.5 m，

加载起止时间为2019-12-14—15；二级堆载至3m高度，加载起止时间为

2020-01-05—06；恒载至2020-04-08开始卸载，04-10卸载完成，满载预压时间

93d。 

堆载期间地表沉降—时间关系曲线图如图3所示。 

 
图3 堆载期间地表沉降—时间关系曲线图 

软黏土地基中打设碎石桩，碎石桩可作为地基良好的排水通道，在上部预压

荷载作用下软黏土地基将发生排水固结作用，根据实测沉降曲线，一般采用“经

验双曲线法”、三点法和Asaoka法推算在该荷载作用下软黏土的最终沉降量，计

算结果见表3。 

表3 软黏土地基沉降量计算表             mm 

 

可见，采用三点法和Asaoka法推算的残余沉降较为接近，双曲线法推算的残

余沉降明显偏大，偏于保守，工程应用上可采用双曲线法和三点法的平均值，这

里的残余沉降量为75.7mm。 

6 结论 

（1）150kW以上的大功率振冲器均能够打穿上部约10m厚碎石层，考虑到工

效及设备磨损采用200kW以上的振冲器应用效果更好。 

（2）通过单桩工艺验证表明距离桩中心0.50m以内的桩身基本达到中密以上

状态，距桩心中心0.75m的淤泥层中局部存在碎石，距离桩中心1.00m位置未见碎

石。可见采用200kW振冲器成桩半径在0.50-0.75m之间，局部超过0.75m。 

（3）处理后碎石层和淤泥层中碎石桩桩身基本达到中密以上状态，但深层

的桩身处理效果一般，可推测振冲碎石桩的加固深度不宜太深。 

（4）振冲施工使得桩间碎石层也得到明显改善，由加固前的稍密状态变为

中密—密实状态；在联合堆载预压作用下桩间淤泥层的含水率、孔隙比、压缩性

有所降低，湿密度、压缩模量和抗剪强度指标得到了提高，原软土地基得到了明

显改善。 
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真空预压地基出水量现场试验研究及分析 

殷静
1
，刘曙光

1
，董志良

2 
 

(1. 同济大学土木工程学院，上海 200092; 2．中交四航工程研究院有限公司，广州 510230) 

地下空间与工程学报 2011 年 4月第 7卷第 2期 

1 引言 

真空预压法自W.Kjellman教授提出以来，在我国的软土地基加固工程中得到

了广泛的应用，并且效果良好。与此同时，众多研究者也开展了大量有关真空预

压加固软基的现场试验研究工作。然而由于获取加固区出水量的监测数据具有一

定难度，因此目前绝大多数现场试验仅对地表沉降、地下水位、孔隙水压力、分

层沉降及深层水平位移等进行监测。实际上加固区内出水量与地下水位以及地表

沉降之间存在密切关系，由于缺少对出水量的现场观测及成果分析研究，导致地

下水位产生相悖的研究观点以及很多工程现象解释牵强，难以令人信服。岑仰润、

金小荣、周琦等曾分别进行了真空预压或真空联合堆载预压下加固区内的出水量

观测，但均未将出水量与地下水位、地表沉降之间的关系进行详细的比较分析。 

本文通过在射流泵上安装流量表对加固区内的出水量进行了观测，从软土的

微观固结机理角度描述了真空预压期间土中不同类型水的运动规律，合理解释了

出水量的变化情况，并且对加固区出水量及其与地下水位、地表沉降的变化关系

进行了讨论分析，对进一步明确真空预压加固机理有着重要意义。此外，加固区

的出水量测试成果能够为日后排水系统的优化设计工作提供可靠数据支撑。 

2 现场试验概况 

本次试验选取中山造船基地软基加固工程的真空预压A5区，试验场地位于中

山市火炬开发区马鞍岛东岸临海工业园内。场地原为蕉地及河涌，地表广泛分布

素填土，厚度大。地层自上而下依次为:①素填土，褐灰色，浅灰色，由粉细砂

夹粘性土组成，欠压实，干燥～稍湿，松散，层厚0.7～2.6m;②淤泥，全场分布

广泛，厚度9.60～21.90m，呈深灰色，灰黑色，流塑状，饱和，土质较均匀，含

腐植质及少量贝壳碎屑，局部呈淤泥质砂或淤泥质土出现;③淤泥质粘土，平均

厚度为9.65m;呈深灰色，灰黑色，流塑状，饱和，土质较均匀。④粉质粘土，呈

土黄色，灰白色，局部呈紫红色，土质较均匀，由粘粒夹粉粒组成，湿～很湿，

可塑状，局部地段含较多中细砂，呈粉土或含粘性土粗砂出现;层厚0.6～7.4m;

⑤中砂，呈褐黄色，灰白色，砂粒成份为石英，亚园形，级配较好，多呈中密～

密实状，饱和，含少量粘性土胶结，局部含少量石英石及卵砾石。⑥粉质粘土，

呈土黄色，灰白色，局部呈灰褐色，土质较均匀，由粘粒夹粉粒组成，湿～很湿，

可塑状，局部地段含少量中细砂。其中②淤泥和③淤泥质土层，中等富水，弱透

水;⑤中砂，强富水，强透水;④、⑥粉质粘土弱富水，微～弱透水。勘察期间正

逢雨季，场地大面积积水，从钻孔中测得地下稳定水位埋深为0.55～1.20m。试

验区内塑料排水板打设深度为20～25m,平面呈正方形布置，间距1.0m。共布置26

台射流泵，2008年11月25日开始试抽真空，2009年3月9日停止抽真空。 

3 测试成果及分析 

本次试验选取加固区中心区域作为研究对象，现场监测项目包括: 地表沉降、

孔隙水压力、地下水位、分层沉降、深层水平位移以及加固区内出水量，现场试

验监测项目平面布置图如图1 所示。本文重点讨论出水量测试成果与地下水位、

地表沉降的关系，故仅列出地表沉降与地下水位的监测成果。 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

62 

 
图1 现场试验监测平面布置图 

3.1 地表沉降及地下水位测试成果 

从图2(a)的地表沉降曲线可以看出整个加固区内的地表沉降规律完全一致。

在刚开始抽真空一个星期左右，地表沉降速率迅速增大，地表累计沉降快速增长。

进入真空预压恒载期后，沉降速率逐渐减小，而地表累计沉降缓慢增大，直至抽

真空结束前才逐渐趋于稳定。场地内不同区域的最大沉降量差值为0.179 m，说

明该区域地层分布的不均匀性。 

图2(b)中一开始抽真空，地下水位便开始迅速下降。一周以后，地下水位的下降

值已经接近8m左右。随着膜下真空度的稳定，地下水位下降值趋于稳定并略微增

加直至抽真空结束。出现这一情况主要是因为该场地浅层土体的渗透系数较大，

在真空压力的作用下，土体中的自由水可以快速排出，引起水位迅速下降。后期

孔隙水排出量减少，地下水位变化不明显。 

 

图2 地表沉降和地下水位观测成果 

3.2 出水量测试成果 

根据相邻真空预压加固区内的出水量观测情况推断，该场地南侧出水量较大，

应加密监控。故场地南侧安装流量表6个，北侧4个，均匀分布，总计布置10个流

量表监测整个场地真空预压期间的出水量情况。图3(a)、(b)、(c) 分别给出了

场地不同区域真空预压加固过程中的日平均出水量情况。从图中可以看出，真空

预压期间单个流量表所测的出水量呈锯齿状起伏变化，表现为真空预压初期，日

出水量最大，此后单日出水量不断减小，试验区中同一区域的相邻流量表所测的

出水量变化规律相近。加固区东南侧的日平均出水量大于西南侧出水量。需要说

明的是，3(a)中试验区北侧在加固后期出现了个别出水量峰值点，分析原因为仪



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

63 

器清洗校正后的测试误差，可以剔除不计影响。3(c)图中10号流量表所安装的真

空泵位于试验区的西侧边界处，而相邻的真空区在试验区开始抽真空时已经抽真

空历时20多天，因此该区域的地下水早已被相邻试验区抽出，故观测数值同9号

流量表相比甚小。 

 

 

图3 场地不同区域的日平均出水量 

为了消除单个流量表观测中出现的误差影响，将本次试验中所有流量表的单

日观测值取平均值后再换算得到试验区的单日总出水量曲线，如图4所示。由图4 

可以反映出，整个真空预压加固过程中，加固区内的总出水量呈现出逐渐减少的

波动型变化规律。初期总出水量迅速增大并出现峰值，后期日出水量明显减少并

波动起伏。 

 
图4 单日总出水量 

软土的微观结构研究表明，土体中含有自由水(重力水和毛细水) 。除此之

外，按照软土中结合水与粘粒表面结合的牢固程度，把土体中的结合水可分为弱

结合水以及强结合水。同时，土体中的孔隙也可按照孔径大小粗略的分为，大孔
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隙、中孔隙、微孔隙以及超微孔隙(这种类型孔隙对土体性质变化影响极小) ，

讨论中一般不考虑。下面从土体的微观固结角度进行加固期间出水量的变化情况

分析: 

开始抽真空时，土体中的自由水，在真空压力和重力作用下迅速排出，加固

区内的出水量瞬间增大。因为土体受到压力作用时，土体孔隙中的自由水先被排

出，同时大孔隙含量逐渐减少，中、微孔隙含量逐渐增大，并逐渐被结合水占据。 

真空预压加固一段时间以后，加固区内的排水以土体中抗剪强度较低的弱结

合水为主。结合水的抗剪强度是随着它与孔隙通道内壁表面的距离大小而变化的，

当压力逐渐增大至超过土体中的结合水的抗剪强度时，它就具有自由水的性质并

参与渗流。随着土体中自由水的不断减少和部分弱结合水的排出，土体中的孔隙

不断被压缩挤密，内部颗粒之间的位置不断发生调整，一部分弱结合水的抗剪强

度也逐渐由高变低，在持续真空荷载以及水位下降引起的上部土体的自重应力增

量作用下，这部分结合水也被慢慢渗出土体。然而，随着土体不断压密，能够克

服自身抗剪强度发生流动的弱结合水所占比例也越来越小，因此加固后期的出水

量不断减少。 

3.3 出水量与地下水位 

真空预压期间加固区内的总出水量和地下水位的变化密切相关，将总出水量

和地下水位降深测试成果绘于同一张图上，如图5所示。从图中可以看出，抽真

空初期随着地下水位的快速下降，总出水量迅速增大。这一点与真空预压加固初

期的单日总出水量变化情况相对应，即土体中的自由水快速排出，引起地下水位

迅速下降，表现为加固区内的出水量瞬时增大。随着抽真空时间的延续，由于加

固区内排出的自由水量不断减少，使得地下水位下降速度放缓并趋于稳定，部分

弱结合水在持续抽真空作用下，发生流动逐渐排出。因此总出水量仍在不断增加，

但增长幅度逐渐变小。 

 

图5 总出水量与地下水位降深关系图 

3.4 出水量与地表沉降 

从图6可以看出，随着总出水量的增大，地表沉降不断增大，但后期增幅较

小并向稳定趋势发展。初期增长幅度较大，因为首先分布于土体大、中孔隙中的

自由水的排出，导致大孔隙被迅速压密变为中孔隙，接着伴随弱结合水的渗出，

中孔隙又被压缩为微孔隙。当压力不断增大时，微孔隙又逐步被压缩为超微孔隙。

宏观上就表现为一开始土体以较快的沉降速率发生固结，地表沉降迅速变大。随

着固结过程的发展，土体中的超微孔隙所占比例逐渐增加，但该类孔隙的压缩极

为困难。因此尽管总体出水量仍有增加，但是地表沉降速率却越来越小，地表总



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

65 

沉降逐渐趋于稳定。 

 
图6 总出水量与地表沉降关系图 

4 结论 

运用软土的微观固结机理可以合理解释真空预压期间出水量变化情况、及其

与地下水位和地表沉降之间的关系。真空荷载作用下，土体中的自由水迅速排出，

从而引起地下水位快速下降，加固区内的出水量也瞬间增大。土体中孔隙水的排

出，使得土中含有的大、中孔隙被压密为中、微孔隙，当压力进一步增大时，微

孔隙又被压缩为超微孔隙，宏观上就表现为地表沉降不断增大。然而随着土体的

固结，土体中能够克服自身抗剪强度发生渗流的弱结合水越来越少，加之土中超

微孔隙不断增多，所以加固后期场地中出水量逐渐变少，地表沉降速率变慢并逐

渐趋于稳定。据上论述，本文研究得出以下结论: 

(1) 真空预压加固期间的出水量可以分为两个阶段，加载初期主要为加固区

内土体大孔隙中的自由水，恒载期以后以土体中、微孔隙中能克服自身抗剪强度

发生渗流的弱结合水为主。 

(2) 由于自由水比弱结合水更容易发生渗流，因此抽真空初期的日出水量远

大于恒载期的日出水量。受场地土层分布不均匀影响，真空预压加固期间场地不

同位置的出水量多少不等，但总体变化规律相近。 

(3) 真空预压过程中加固区出水量与地表沉降、地下水位的变化具有一定内

在联系，宏观上表现为真空预压加固初期随着总出水量的增大，地下水位和地表

沉降变化较快，抽真空持续一段时间后它们变化较慢并逐步趋于稳定。总之，真

空预压期间出水量的现场试验研究，不仅对日后排水系统的优化设计工作，而且

对进一步明确真空预压加固机理具有重要意义。 
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软土地区真空预压+覆水与堆载预压地基处理方法综合比较的试验研

究 

唐海峰，彭建华，康景文，魏沅东 

（中国建筑西南勘察设计研究院有限公司，成都 610081） 

工程勘察 2010年增刊第 1期 

1 引言 

大面积软基加固处理是岩土工程领域的重要研究内容，目前比较成熟的处理

方法包括：真空预压、覆水与堆载预压、强夯、降水+强夯、冲击碾压等。但是，

就目前的工程与理论研究而言，都是根据场地的工程地质条件以及施工单位的实

际情况，结合相关国家标准及类似工程案例来选择处理方法。各种方法加固机理

的理论研究还不成熟，同时缺乏系统的实验研究成果。因此，迫切需要进行在同

一场地条件下，各种方法的加固效果、工期、经济效益的对比研究，以及不同场

地条件下各种方法的实验与理论研究。因此，开展大面积软基加固处理方案的理

论与实验研究具有重要的学术与工程应用价值。真空预压法和堆载预压法都属于

排水固结法。堆载预压机理是通过堆载增加地基总应力而使地基中产生超静孔隙

水压力，超静孔隙水压力消散固结后再转化为有效应力，从而使地基强度增长。

而真空预压则是在总应力保持不变的条件下，通过降低孔隙水压力，增加有效应

力而使地基强度增长。在抽真空的过程中，土骨架孔隙间的封闭气泡排出，加大

了土的渗透系数，加快了土的压缩变形，也改变了土的微细结构，真空预压与堆

载预压机理有明显不同。 

本文结合工程实例，通过室内试验、现场监测、理论分析等手段，研究真空

预压+覆水和堆载预压作用下软土变形特性、承载力变化特征、固结、稳定、施

工控制等问题，并对两者进行全面的对比分析，为进一步分析真空预压+覆水在

工程软基处理大面积应用提供必要的理论依据。 

2 试验场地条件及测试 

2.1 试验场地条件 

试验场地及分区见图1。为了实现在同一场地条件下，采用不同加固方法加

固效果的比较，把场地分为四个区，分别称之为T1、T2、T3与T4区。其中T1区进

行真空预压+覆水，T2区进行堆载预压试验；T3区进行强夯与降水+强夯试验，分

为两个区:T3-1与T3-2区，T3-1区进行强夯试验，T3-2区进行降水+强夯试验；T4

区进行冲击碾压试验。本文主要讨论T1区和T2区。场地地质典型地质剖面和地层

特征见图2.  

2.2 试验测试 

根据加固方法的不同，分别按照试验方案布置了表面沉降、分层沉降、侧向

水平位移、孔隙水压力及地下水位的测试仪器系统。 

本试验项目观测资料比较丰齐全，为分析试验区的研究提供了大量的宝贵数

据。本文仅对主要成果进行整理分析。 

3 真空预压+覆水（T1区）试验和监测及分析 

3.1 试验设计 

试验区90m³90m，真空预压时间3个月。采用SPB-B型塑料排水板，塑料排水

板深度20m，排水垫层处需加长留50cm。间距为1.1m，梅花形布置，板厚6mm，纵
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向通水率≥25cm3/s，滤膜渗透系数≥5³10-4cm/s，滤膜等效孔径＜75μ m，复

合体抗拉强度（干态）≥1.3kN/10cm，滤膜抗拉强度干态≥25N/cm，湿态≥20N/cm；

采用插板机施工机，板位误差不超过30mm；垂直度偏差不大于1.5%，回带长度不

大于500mm，且回带根数不得超过总根数的5%。垫层采用50cm 厚中粗砂，含泥量

应＜3%；整个场地铺满平整后，其表面高差应在±10cm 之内。密封沟深度要在

2.0m 以上，在真空预压开挖密封沟时直接挖至搅拌桩顶面以下0.2-0.5m，把密

封膜压入泥浆搅拌桩体内，密封结构采用双排直径700mm 泥浆搅拌桩，搭接200mm，

桩长为10m。沿密封沟内侧修筑围堰，筑堰材料采用粘性土，下底宽4～5m，上宽

1m 左右，应确保围堰边坡的稳定性。受压土层的平均固结度达到80%以上卸载。

真空预压+覆水（T1 区）剖面见图2。 

 

图1 试验场地及分区图 

 
图2 真空预压+覆水（T1区）剖面图 
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3.2 试验监测 

在T1 区设置了地表沉降、孔隙水压力、土体分层沉降、土体深层水平位移、

地下水位、真空度等六个监测项目。土体分层沉降、孔隙水压力、土体深层水平

位移的设置深度都为30m。设置了五个孔隙水压力和分层沉降监测点，竖向布置

位置为2m、4m、6m、8m、12m、18m、24m、30m。场地中央和场地的四个边角共布

置了五个沉降标来观测地表沉降情况。布置了9 个真空表用以观测真空度。为了

解整个场地的真空度情况，真空表平均的分布在试验场地周边。同时为了解真空

度的传递深度，布置了分层真空度的监测，设置深度为2m、4m、6m、8m、10m。

区域外布置了三个测斜孔，三个孔位于一条直线上，且垂直通过场地中间。三个

孔距离场地的垂直距离分别为2.5m、4m、5m。 

3.3 成果分析 

3.3.1真空度 

1)从2008年12月18日预抽真空开始，短短5d内，膜下真空度迅速上升并达到

80kPa。膜下真空度最大可达95kPa，加固范围内真空度分布均匀，后期都维持在

85kPa以上。 

2)在持续抽真空期间（除漏气、补膜外），膜下真空度都一直稳定在80～90kPa

之间，表明真空加压系统、密封系统运转效果良好，真空压力持续、稳定，有力

地促进了地基排水固结与强度增长。 

3)后期3台真空泵就能维持真空度，撤泵前尝试增加1台泵抽真空，真空度已

基本无变化，说明3台真空泵能够满足本工程维持真空度的需要，每台泵控制面

积达到2700m2。 

3.3.2地表沉降 

（1）从预抽真空开始，地基沉降量和沉降速率陡增，沉降速率最高达到

46.8mm/d。12日后由于膜破和漏气等原因，沉降量虽持续增大，但沉降速率放缓，

沉降速率与真空度的变化相一致。 

（2从2009年1月3日开始膜上覆水，沉降速率加大，可见覆水达到了一定效

果。从2009年3月17日开始，沉降速率开始小于2mm/d，持续至2009年3月28日停

泵，平均沉降速率为1.7mm/d。 

（3）至卸载时止，场地地表最终沉降量最大为883mm，最小为745mm，平均

为780mm。呈现中间略大、周围略小的特点。 

（4）停泵后，地表发生一定的回弹，5d后趋于稳定，实测最大回弹量为66mm，

最小回弹量为43mm，平均回弹量为56mm。 

3.3.3）土体分层沉降 

（1）真空预压加固效果明显，24m深度范围内土体都发生了较为明显的沉降。 

（2）单位土体压缩率较大的深度发生③、④土深度内，这与该范围内的土

体为含水量高、孔隙比大、压缩性高的软土特征是吻合的，也说明通过试验加快

软土固结的目的达到了。 

（3）部分孔深部土层的磁环由于泥浆淤积而逐渐无法读出。 

3.4 试验结论 

（1）真空预压法在本工程中的加固效果是很明显的，总沉降较大，最大处

理后沉降达到827mm；沉降速率较快，前期最大沉降速率达到57mm/d，远远超过

堆载预压规范允许值10—20mm/d。在卸真空前1，已超过10天平均沉降速率小于

2mm/d，达到了卸载标准。 
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（2）真空预压法处理地基在真空荷载作用下产生的水平位移是向内的，由

于加固效果明显，也使得本工程中水平位移较大，最大值达到约400mm，如果将

来大面积施工时周围有构筑物，则需考虑采取措施，防止过大的土体水平位移导

致构筑物破坏、开裂。 

（3）根据现场试验数据分层沉降和土体水平位移的分析，真空预压法在本

工程中的有效加固深度在地表下18m左右。 

（4）加固前后土体性质的比较，可知加固后土体重度增加、孔隙比减小、

含水率降低，这些都说明本次软基处理是有效的。不过加固前后土体性质数据较

少，为进一步了解加固效果尤其是土体强度的变化，宜增加加固前后土体参数的

室内试验和现场试验。 

4 堆载预压（T2区）试验 

4.1 试验设计 

实验区60m³60m，面积3600m2。堆载预压时间6个月。采用SPB-B型塑料排水

板，塑料排水板深度20m，排水垫层处需加长留50cm。间距为1.1m，梅花形布置；

板厚6mm，纵向通水率≥25cm3/s，滤膜渗透系数≥5³10-4cm/s，滤膜等效孔径

＜75μ m，复合体抗拉强度（干态）≥1.3kN/10cm，滤膜抗拉强度干态≥25N/cm，

湿态≥20N/cm；采用插板机施工，板位误差不超过30mm；垂直度偏差应不大于1.5%；

回带长度不大于500mm，且回带根数不得超过总根数的5%。垫层采用50cm厚中粗

砂，含泥量应＜3%； 

整个场地铺满平整后，其表面高差应在±10cm之内。加荷等级分三级，即3m，

2m，1.5m，坡角小于40°；堆载速率控制在20cm/d，每级加荷间歇时间应大于20d；

通过沉降控制在15mm/d、边桩位移控制在5mm/d、孔隙水压力控制在u/p＜0.5等

值的测试控制堆载速率。受压土层的平均固结度达到80%以上时卸载。堆载预压

（T2区）剖面见图3。 

 
图3 T2区（堆载预压）剖面图 

4.2 试验监测 

在T2区设置了地表沉降、孔隙水压力、土体分层沉降、土体深层水平位移、

地下水位等五个监测项目。为了同T1区进行对比，土体分层沉降、孔隙水压力、

土体深层水平位移的布置深度和竖向布置位置与T1区相同。布置深度为30m，竖

向布置位置为2m、4m、6m、8m、12m、18m、24m、30m。地表沉降、孔隙水压力、
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土体分层沉降监测点布置位置相同，位于场地的对角线上，中间一个，靠近边界

处各一个。在T2区边界外设置两个土体深层水平位移监测点，距离边界2m。 

4.3试验结论 

从T2区的分层沉降曲线可知，堆载预压区的深层沉降曲线与真空预压区有较

大的区别： 

（1）堆载预压区初期沉降较小，沉降速率较慢但比较均匀，在堆载基本结

束后，沉降速率加快，沉降增加明显；而真空预压区则由于真空荷载一次性施加

上去，因此前期沉降速率较大，沉降明显，到后期则逐渐变小。 

（2）堆载预压区在排水板深度范围内的压缩量相对比真空预压区均匀。真

空预压区的沉降主要是18m以上土体完成，堆载预压区压缩量影响深度在本试验

区中达到25m，可知其主要由附加应力比控制。 

5 T1区和T2区的对比分析 

5.1 加固效果比较 

（1）真空预压前期沉降速率快，堆载预压前期沉降速率慢。监测数据中的

T1与T2 区沉降对比图也说明了这一点。主要是因为真空荷载是短期内（3～5天）

一次性施加上去，而堆载预压的荷载是分层填筑，施加时间跨度为90天。荷载施

加结束越早，则前期沉降越快，达到设计沉降的工期也就越短，真空预压具有快

速加固的特点。 

（2）堆载预压加固效果影响深度大于真空预压。本计算中，真空预压加固

效果深度影响范围为15m，堆载预压加固效果影响深度为30m。实测数据中，真空

预压影响深度为18m，由于测斜管埋设深度为30m，测得的堆载预压影响深度为25m。 

（3）在对周围环境影响方面，真空预压水平位移是向内的，堆载预压水平

位移是向外挤出的。真空预压的影响范围达到加固区外20m，堆载预压则达到加

固区外50m。相对来说，堆载预压对周围建筑的影响更大一些。 

5.2 真空预压与堆载预压比较的特点 

5.2.1 真空预压与堆载预压比较，有以下几个优势： 

（1）工期上真空预压优于堆载预压。真空预压前期沉降远大于堆载预压，

即在相同的工期，真空预压加固效果要好于堆载预压，这主要是因为堆载预压填

筑需要时间和间歇期，真空预压荷载则可以一次性施加。 

（2）真空预压法的经济成本要小于填筑6.5m的堆载预压。剔除塑料排水板、

砂垫层等两种工法都需要的部分，真空预压法抽3个月的价格约为60-80元/m2，

而6.5m高的堆载价格在200-260元/m2。此处尚未考虑达到预压效果后堆载的卸载

成本，如果考虑卸载成本，堆载预压成本将更高。 

（3）真空预压法对环境的粉尘等污染远小于堆载预压。真空预压施工过程

会抽出大量地下水，同时有一定的射流泵噪音，堆载预压则需要大量的运土车在 

（4）真空与堆载相比，无弃土和地基稳定问题，较好地解决了一般堆载施

工的缺陷，质量比较容易控制，造价低，耗能少，材料省，无噪音，无污染。 

5.2.2 真空预压与堆载预压比较，不足之处在于： 

（1）真空预压加固深度小于填筑高度较大的堆载预压。如本工程中，堆载

预压填筑高度6.5m，加固深度可达25m，真空预压加固深度为18m。且堆载预压在

加固深度范围比真空预压加固效果要均匀，真空预压加固效果越接近地表，加固

效果越好，相对地较深处加固效果较差。如果地基加固后直接施加较大的建筑物

荷载，真空预压加固区需要慎重设计、计算，或者新建建筑物需采用桩基础。 
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（2）真空预压加固效果受大气压力限制，最大施加真空荷载通常小于95kPa。

堆载预压理论上则无此限制。在需要较大预压荷载的情况，可以考虑真空-堆载

联合预压法。可以看到，在基本相同的工期内，真空预压法的总沉降略大于填筑

高度6.5m的堆载预压，真空预压处理后沉降为827mm，堆载预压区提供的最大沉

降为817mm，可以看出两者的加固效果是比较接近的。 
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原位测试在真空预压地基中的应用 

李升超 

（福建省永正工程质量检测有限公司，福建福州 350012） 

福建建材标准与检测  

2019年第 5期（总第 217期） 

1 引言 

软土在沿海地区普遍存在，如连江、长乐、福州、莆仙平原、泉州、漳州、

龙海等地。岩性为淤泥、淤泥质土、淤泥质亚粘土等，呈灰、深灰色、可塑流塑

状。真空预压法适用于处理淤泥质土、淤泥和冲填土等饱和软黏土地基。通过现

场的原位测试试验对真空预压法处理效果进行检测。真空预压对软基的加固处理，

一方面可增加地基的抗压力和提高土质强度；另一方面可减少上部沉降量提高其

稳定性。所以对其加固效果的检测就显的尤为重要。 

2 地基检测方法简介 

静力触探试验，适用于软土、一般黏性土、粉土、砂土和含少量碎石土层的

天然地基及其经过强夯处理、预压处理、压实挤密等人工地基的检测，用以推定

原状土与处理土的地基承载力，评价地基处理效果。利用压力装置将有触探头的

触探杆压入试验土层，通过量测系统测土的贯入阻力，能够连续、快速、准确地

直接得到各土层的贯入阻力指标，可确定土的某些基本物理力学特性，如土的变

形模量、土的容许承载力等。十字板剪切试验，适用于检测饱和软黏性土天然地

基及其预压处理地基的不排水抗剪强度和灵敏度，可推定原状土与处理土地基承

载力，检验原状土地基质量和桩间土加固效果。它是将十字板头由钻孔压入孔底

软土中，以均匀的速度转动，通过一定的测量系统，测得其转动时所需之力矩，

直至土体破坏，从而计算出土的抗剪强度(不排水抗剪强度)。试验结束后绘制试

验点的不排水抗剪强度、重塑土强度和灵敏度与深度的关系曲线（图表）。 

现场载荷试验，是在一定面积的承压板上向地基土逐级施加荷载，测求地基

土的压力与变形特性的原位测试方法。适用于天然地基、人工地基的承压板下主

要影响范围（1.5～2.0倍承压板直径或宽度范围）内的地基承载力和变形参数，

试验结束后绘制压力- 沉降（P- s）、沉降- 时间对数（s- lgt）曲线，根据曲

线数据确定地基承载力。 

3 工程实例 

3.1 工程概况 

连江某道路工程，全长约4769m，规划等级为城市主干路，红线宽度40m，设

计车速40km/h。场地地基土层除表层为填土外，主要为淤积、冲积、冲洪积成因

类型，场地基底母岩为燕山晚期形成的花岗岩，原始地貌属海岸阶地地貌单元。

拟建场地及周边环境条件：拟建场地地势较为平坦，原状为虾塘，现已排水抽干

并回填砂,部分地段为素填土。本工程路基软土地基处理为真空预压法，真空预

压面积152725m2，分为6个加固分区。根据地勘报告，土层情况为①-1填砂：厚

度1.40～3.10m。①-2素填土：厚度0.90～2.90m。②淤泥：厚度5.70～18.60m。

③粘土：最大揭露厚度5.70m。③-1夹碎石砾砂：厚度0.90～1.60m。④碎石砾砂：

最大揭露厚度10.50m。2.2竣工验收要求技术要求：按设计施工图纸要求布置静

力触探点的区域，静力触探指标在处理后比处理前提高30％以上；处理后淤泥层

不排水抗剪强度标准值不小于22kPa；路段交工面地基承载力≥85kPa。2.3地基
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检测情况 

（1）静力触探试验。根据规范要求，对检验地基处理效果的工程，应提供处

理前后的锥尖阻力、侧壁摩阻力或比贯入阻力的对比曲线。本工程设计要求采用

单桥锥尖进行静力触探试验，故提供地基处理前后比贯入阻力的曲线。本工程

JT-3#点比贯入阻力曲线图，地基处理前比贯入阻力曲线见图1、地基处理后比贯

入阻力曲线见图2。 

（2）十字板剪切试验。分别在加固前、后同一点位进行十字板剪切试验，按

在淤泥层中每隔1m试验一次，分别采取原状土和重塑土的不排水抗剪强度Cu和

Cu'指标。本工程JQ-3#点十字板剪切试验成果，地基处理前成果曲线见图3、处

理后成果曲线见图4。 

 

图1 处理前JT- 3# 点标高6.88m 

 

图2 处理后JT-3#点标高6.03m 
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图3 处理前JQ-3#点标高6.57m 

 

图4 处理前JQ-3#点标高5.73m 

（3）现场载荷试验。预压后每个单位工程选取三个点进行载荷板试验，设

计地基承载力特征值为85kPa，载荷板采用1.0m2的正方形钢板，最大试验荷载为

170kPa。本工程ZH-3#点浅层平板载荷试验P-s、s-lgt曲线见图5。 
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图5 P-s、s-lgt曲线示意图 

4 结论 

（1）静力触探试验。地基经真空预压处理后，场地原地面标高降低约85mm，

由试验数据可以看出沉降部分主要为淤泥层，淤泥层比贯入阻力值由0.32MPa提

高到0.43MPa，提高了约34%，达到设计加固要求。现场静力触探试验可较好反映

真空法在软土地基处理的加固效果。 

（2）十字板剪切试验。十字板剪切试验在淤泥土层中试验点不宜少于6次。

本次真空预压处理前淤泥层厚约13m，试验点为13次，处理后淤泥层由于受到压

力加上排水板的作用，厚度减小，试验点次数为12次。 

（3）现场载荷试验。ZH-3#试验点最大加载值加至170kPa，加载分8级加载，

每级加载量为21kPa，试验进展顺利，未出现异常现象，没有明显沉降增大的现

象，压力-沉降曲线为平缓的光滑曲线，s/b=0.01所对应的压力大于最大加载压

力的一半，土层地基承载力特征值取最大加载压力的一半，即85kPa，满足设计

要求。经过三种原位测试对真空预压法地基处理效果的检验，各试验结果表明真

空预压处理后各试验参数均满足设计要求，同时静力触探试验数据的土层与十字

板剪切试验土层加以比对也可以发现土层深度是一致的。并且参考该项目的地质

勘察报告，在同一位置土层情况进行比对，复核试验土层情况。 

 

 

 

 

 

 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

76 

2、压实或夯实地基 

夯实水泥土楔形桩复合地基承载特性试验研究 

何 杰
1，2

，刘 杰
1
，张可能

2
，吴有平

1
，曹祚省

1
 

(1. 湖南工业大学 土木工程学院，湖南 株洲 412007；2. 中南大学 地球科学与信息物理

学院，湖南 长沙 410083) 

岩石力学与工程学报 2012 年 7月第 31卷第 7期 

1 引言 

夯实水泥土桩复合地基作为软土处理的一种手段，被广泛应用于实际工程。

近年来，一些学者和工程技术人员针对夯实水泥土等截面桩复合地基开展了系统

的研究。郭忠贤等分析了夯实水泥土桩复合地基的桩–土应力比、桩体应力集中

系数、桩间土应力减小系数的变化规律，并给出承载力特征值时以上三者的取值

范围及其影响因素。郭忠贤等指出：夯实水泥土桩复合地基的破坏多为桩体材料

强度的不足造成的，该复合地基的承载力随桩长径比的增加和面积置换率的提高

而提高。郭忠贤等分析了夯实水泥土桩荷载传递规律及侧摩阻力的分布特征。郭

忠贤等通过现场试验，分析了夯实水泥土单桩及多桩复合地基的承载特性，研究

了夯实水泥土桩复合地基中桩、土、垫层的工作性状及共同作用特点。杨志红和

郭忠贤分析了垫层刚度对复合地基中桩顶及桩间土表面应力发挥进程的影响。郭

忠贤等运用荷载传递法结合Geddes公式，计算得到了夯实水泥土单桩荷载–位移

曲线，并分析单桩Q-s曲线随桩长l、桩体极限强度qu、桩端土压缩模量Es的变化

规律，并研究桩身压缩量、桩端阻力及位移随桩顶荷载的变化规律。司海宝和肖

昭然基于载荷试验结果，利用通用有限元软件ABAQUS对夯实水泥土桩复合地基进

行了数值模拟性。马海龙和陈云敏基于原位试验，获得了夯实水泥土桩复合地基

中，面积置换率、桩长等因素对桩–土应力比和荷载水平的影响。在国内，刘杰

等首次提出采用夯实水泥土楔形桩复合地基加固软土地基，并在合理假定的基础

上，构建了夯实水泥土楔形桩复合地基工作性状的分析方法，并结合模型试验结

果，验证了该方法的可行性，得到了夯实水泥土楔形桩复合地基中桩合理楔角范

围为1.0°～3.5°。 

2 模型试验 

为了探讨夯实水泥土楔形桩复合地基的工作性状，研究夯实水泥土楔形桩与

等截面夯实水泥土桩在分担荷载方面的差异，共进行了4组不同截面的9桩夯实水

泥土桩复合地基对比试验，如图1所示。模型试验在3.0m³6.0m³3.0m(长³宽³

高)的基坑中进行，基坑内分层填筑含水量为35%的黏性土。对比试验分别在基坑

中的4个划定区域进行。基坑填土完成后，静置一周，将木制模型桩压入黏性软

土中成孔，然后拔出模型桩，再向孔内分层夯填水泥与黏土的混合料，形成夯实

水泥土桩。夯实水泥土桩桩长1.2 m，桩间距3d(d为平均桩径)，桩体材料为水泥

与黏土混合料，水泥标号为325，水泥掺量为10%，压实度为90%。 
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图1 试验装置示意图 

桩体施工结束28d，通过室内常规试验测得土的主要物理力学参数，如表1

所示。 

表1 土的主要物理力学参数 

 
通过对采用相同施工方法、同期制作的夯实水泥土试块进行无侧限抗压强度

试验，测得水泥土28d无侧限抗压强度为0.95MPa。叶书麟指出：当垂直压力达到

无侧限抗压强度50%时，水泥土的应力与应变的比值为水泥土的变形模量，由此

测得压缩模量Ep=81.3MPa。通过常规室内试验测得桩的主要物理力学参数如表2

所示，试验桩形状如图2所示。  

表2 试验桩的主要物理力学参数 

 

桩土顶面设置厚度为100mm的碎石垫层，垫层压缩模量csE=45MPa。 

模型静荷载试验在成桩完成后静置40d进行，均布荷载作用面到基坑底的距

离h=2.9m，荷载作用范围为B³B(B为载荷板的边长)，1#～4#地基的B分别为0.650，

0.505，0.65，0.715m。为模拟均布荷载，在均布荷载作用范围的四边用竹木板

制成长³宽³高为1.5m³1.5m³1.0m的荷载箱。第一级荷载采用在荷载箱内充填
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厚1.0m的标准砂，以后各级荷载采用在标准砂表面设置橡胶板，在橡胶板上放置

钢板，由千斤顶施加各级荷载(见图1)，静载试验严格按规范进行。为减少加载

箱侧壁与标准砂之间的摩擦对试验结果的影响，试验前，在荷载箱内侧涂上润滑

油。 

 

图2 试验桩示意图 

3 试验结果分析 

3.1 荷载–平均沉降关系 

根据千分表所测得的桩、土沉降读数进行加权平均处理，得到了4组复合地

基的荷载–平均沉降关系，如图3所示。 

 
图3 荷载–平均沉降曲线 

由图3可以看出：(1)夯实水泥土桩复合地基的荷载–平均沉降曲线均为缓变

形曲线；(2)在相同荷载作用下，夯实水泥土楔形桩复合地基的平均沉降比夯实

水泥土等截面桩复合地基的平均沉降小，且楔角越大，夯实水泥土楔形桩复合地

基的平均沉降越小。 

以上现象表明：在相同地质条件下，楔形桩能较有效地减小地基沉降，提高
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复合地基的承载力。 

3.2 平均桩–土应力比 

对埋设在垫层地面以下的微型土压力计的读数进行进一步整理，得到了4组

复合地基的平均桩–土应力比随荷载增加的变化规律，如图4所示。 

由图4可以看出：(1)夯实水泥土等截面桩复合地基的平均桩–土应力比随荷载增

加而递增，且荷载越大，其增加的速率不断提高；(2)在加载初期，4组桩型复合

地基中的平均桩–土应力比较接近；(3)随着荷载的增加，夯实水泥土楔形桩复

合地基的平均桩–土应力比迅速增加，且增加的速率随楔角的增大而增大，其数

值远大于等截面桩平均桩–土应力比的增长速率；(4)随荷载的进一步增加，楔

角较小的楔形桩复合地基的平均桩–土应力比开始下降，楔角较大的楔形桩复合

地基的平均桩–土应力比则有下降或稳定的趋势。 

以上现象表明：(1)在一定荷载范围内，楔形桩能有效地发挥桩体的承载性

能，其性能要优于等截面桩；(2)随着荷载的不断增加，楔形桩、土相互作用进

一步增强，桩周土的承载能力得到有效发挥，楔形桩的倾斜侧壁能有效地缓解桩

体应力集中；(3)夯实水泥土楔形桩能有效地调节平均桩–土应力比，但并不是

楔角越大的楔形桩的调节功能越强，这就存在一个最佳的楔角使桩、土在复合地

基中均能发挥其最大的承载性能，从而提高地基承载力。最佳的楔角范围有待进

一步研究。 

3.3 荷载传递规律 

对埋设在垫层地面以下的微型土压力计和埋置在桩身中的传感器的读数进

行整理，得到了不同荷载作用下4组复合地基的桩身轴力随深度的变化规律，如

图5～8所示。 
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图5 1#复合地基桩身轴力分布规律 

对比图5～8可以看出：(1)桩身轴力沿深度不断衰减，且随着总荷载的增加，

这种衰减速率不断增大。(2)在同一个复合地基中，角桩所分担的荷载最大，边

中桩的次之，中心桩所分担的荷载最小，且桩身轴力沿深度方向衰减速率的规律

也是如此。(3)楔形桩的轴力沿深度方向的衰减速率远大于等截面桩，且随着侧壁

倾角的增加，轴力沿深度方向的衰减速率越大，这说明，楔形桩与桩周土的相互

作用较等截面桩明显，且侧壁倾角越大的楔形桩，其与桩周土的相互作用越大。

(4)等截面桩(1#地基中)在接近垫层底面一定深度内(约1/4桩长)出现了负摩阻

力，且随着荷载的增大，负摩阻力越大。 
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图6 2#复合地基桩身轴力分布规律 
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图7 3#复合地基桩身轴力分布规律 

 
图8 4#复合地基桩身轴力分布规律 

2#地基中的各桩在接近垫层底面约1/4桩长深度范围内也出现了负摩阻力，

而3#，4#地基中的各桩未出现这种现象，这说明，楔形桩的工作性状远优于等截

面，且侧壁倾角越大，桩体的性状能得到较好地发挥。(5)1#地基中等截面桩的

端阻力约为桩顶荷载的25%～33%，2#，3#，4#地基中楔形桩的端阻力分别约为桩

顶荷载的9%～15%，4%～8%，3%～6%。如果从节约工程投资的角度来考虑，在工

程实践中采用楔形桩技术是一种不错的选择，但最佳的楔角范围有待进一步研究。 

4 结论 

(1)夯实水泥土楔形桩的倾斜侧壁能增强桩、土相互作用，能有效地调节地

基沉降，提高地基承载力。 

(2)在一定荷载范围内，夯实水泥土楔形桩复合地基的平均桩–土应力比较

夯实水泥土等截面桩复合地基的大，楔形桩桩体的承载性能得到较早发挥，其性

能要优于等截面桩。夯实水泥土楔形桩能有效地调节平均桩–土应力比，但最佳

的楔角范围有待进一步研究。 

(3)夯实水泥土楔形桩的侧壁倾角使楔形桩–土相互作用进一步增强，桩周

土的承载能力得到有效发挥，桩身轴力能迅速衰减，荷载传递深度随着侧壁倾角
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的增加而减小。楔形桩的荷载传递性状远优于等截面的荷载传递性状，且侧壁倾

角越大，桩体的性状能得到较好地发挥；从节约工程投资的角度来考虑，在工程

实践中可对夯实水泥土楔形桩技术进行推广使用，但最佳的楔角范围有待进一步

研究。 
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郑西客运专线夯实水泥土桩复合地基水泥黄土试验研究 

徐静波，杨有海 

(兰州交通大学土木工程学院，甘肃兰州 730070) 

兰州工业学院学报 2013年 12月第 20卷第 6期 

1 引言 

郑州至西安铁路客运专线沿线大部分为湿陷性黄土分布，是我国首条修建在

湿陷性黄土地区的高标准铁路客运专线．高速铁路比之传统铁路，在路基工后沉

降量方面要求更为严格，郑西铁路客运专线全线铺设无砟轨道，路基工后沉降量

一般不应超过扣件允许的沉降调高量15mm，沉降较均匀路基允许最大工后沉降为

30mm．为达到符合标准的路基沉降要求，采用夯实水泥土桩复合地基来进行地基

处理，通过在黄土中加入一定量的水泥，改变其物理力学性质，使其具有足够的

刚度、力学强度、水稳定性，使水泥土与桩间土共同构成复合地基，提高了地基

承载特性。 

在填料改良方面，杨广庆对水泥改良土进行了室内试验研究，并提出了最佳

配合比方案; 马学宁分析了水泥土强度特性及动力特性，论证了水泥改良土作为

基底填料的可行性; 王毅敏等通过强度变化了解了水泥土的固化程度; 王保田

通过室内配合比试验研究了影响无侧限抗压强度的因素．本文通过对水泥改良后

的黄土进行室内土工试验，分析其强度特性，得出了影响水泥土强度的各种因素。 

2 试验方案 

2.1 试验原料 

本试验段位于新建郑州至西安铁路客运专线郑州至渑池ZXZQ01标段内，地质

情况复杂,里程数为DK24+377.66～DK24+739.40，共长361.74m，试验用土具有非

自重湿陷性，湿陷等级为Ι 级轻微，呈黄色，土质疏松，属低液限粉土．根据《铁

路工程土工试验规程》(TB10102—2004)、《建筑地基处理规范》(JG782002)，

试验得出黄土物理力学指标如表1，颗粒分析试验结果如表2。 

表1 黄土的物理性质指标 

 

表2 黄土颗粒试验分析结果 

 

2.2 试验内容 

2.2.1 击实试验 

本试验采用轻型击实标准，采用干法，对掺和比为6%、10%、15%的水泥黄土

进行轻型击实试验．测定含水率和干密度在标准击实功下的关系，通过击实曲线

得出最佳含水率和最大干密度。 

2.2.2 压缩试验 

土体具有压缩性，所以在荷载作用下必然产生沉降，压缩系数是评价土体压
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缩性的重要参数.在最优含水率及η = 0.92、η = 0.95 的情况下，对重塑黄土及

掺和比aw为3%、5%的水泥改良黄土标准养护28d、90d后的试样，测定在50kPa、

100kPa、200kPa、300kPa、400kPa、800kPa荷载下的变形量，最后得出试样的压

缩系数，以评价土体压缩特性。 

2.2.3 水泥改良黄土强度特性试验 

夯实水泥土桩复合地基水泥改良黄土的强度特性试验中，水泥掺和比aw分别

为6%、8%、10%、12%、15%，试件规格为39.1³80 mm．所用水泥为普通硅酸盐水

泥，强度等级为P.O.32.5.在压实系数η =0.97、不同龄期的情况下，做三轴剪切

试验和无侧限抗压强度试验。 

3 试验结果分析 

3.1 击实试验 

轻型击实试验得到的夯实水泥土桩复合地基中水泥改良黄土击实曲线如图1 

所示，挤密桩复合地基中改良黄土击实试验结果如表3。 

 
图1 水泥改良黄土击实曲线 

表3 挤密桩复合地基中改良黄土轻型击实试验结果 

 
从试验结果可以看出: 在同一配合比下，干密度随含水率增大而增大，直到

出现最大干密度所对应的最佳含水率，之后干密度随含水率增大开始减小。这是

因为含水率由小变大的过程中，包裹土的结合水膜的厚度由薄变厚，土颗粒间相

对移动的阻力由大变小，从而土体干密度由小变大; 在不同配合比下，水泥土的

最大干密度随水泥掺量的增大而减小，水泥与土拌和，细小颗粒进行了絮状凝结

聚集，从而使土体结构发生了变化，粘土颗粒形成了较大颗粒，这种变化影响了

土的压实性能; 可以看出重塑黄土的最大干密度大于各配合比下水泥改良黄土

的最大干密度，最佳含水量小于各配合比下的水泥黄土含水量; 黄土中掺入水泥

可使击实曲线下移并变平缓，含水率的变化范围变大而干密度变化范围变小，这

表明在压实标准所要求的干密度条件下，含水率可适当放宽。 

3.2 压缩试验 

黄土及改良黄土压缩试验结果如表4所示。由表4可得: 随着压实系数η  的

增大，重塑土的压缩系数减小，且压缩系数在0.1～0.5MPa－1，属于中等压缩性

土。相对于重塑黄土，改良黄土的压缩系数明显降低，且压缩系数随着水泥掺和
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比aw、龄期T及压实系数的增大而降低，水泥改良黄土的压缩系数都远小于0.1MPa

－1，属低压缩性土，证明水泥改良可以有效提高黄土抗变形能力。 

表4 黄土及改良黄土的压缩特性 

 
3.3 水泥改良黄土强度特性 

3.3.1 水泥黄土的应力-应变特征 

图2为掺和比aw=15%、压实度=0.97、龄期T=28d，围压分别为25kPa、50kPa、100kPa、

150kPa，饱和状态时，三轴剪切的应力-应变曲线．由应力-应变曲线可以看出: 在

受力初始阶段，应力-应变曲线近似于直线，该直线的斜率即正切模量，且随着

围压的增加，直线变陡，即正切模量增大; 当到达峰值后，其应力值下降明显，

并显示出明显的加工软化特性; 峰值应力对应的应变ε 均小于2%，表现出明显的

脆性剪切破坏特性; 水泥掺量一定时，随着围压的增大，应力破坏峰值也随之增

大;在相同应力水平下，围压越大，应变越小。 

 
图2 15%水泥改良黄土的应力-应变曲线 

3.3.2 龄期对水泥改良黄土的影响 

试验是在掺和比aw分别为6%、8%、10%、12%及15%，压实度η =0.97条件下的

不排水不固结试验，测试龄期T为28d、90d下的水泥黄土强度特性。由图3可得: 水

泥黄土总体具有较大的强度，同一龄期条件下，水泥掺和比越大，水泥土强度越

高; 随着龄期的增长，水泥黄土的强度也随之增大，7～28d内强度增长最快，龄

期超过28d，强度还有较大的增长，但增长幅度有所减缓: 这是由于随着时间的

推移，水泥的水化反应越来越充分，从而水泥土强度越来越高，后期水化反应变

弱，强度增长幅度变慢。由此可见，龄期对水泥土强度具有重要影响。 

 

图3 不同龄期水泥黄土的无侧限抗压强度曲线 
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3.3.3 掺和比对水泥黄土强度的影响 

在黄土中掺入水泥可有效改良其工程性质。各掺和比水泥改良黄土在压实系

数η =0.97，饱和状态，T= 28d及90d的条件下，掺和比增大无侧限抗压强度也随

之增大(图4) : 这是由于掺入水泥之后，经过一系列水解水化反应，形成了高强

度的化合物与土体骨架结合，从而提高了土体整体强度．当掺和比aw=6%时，不

同龄期水泥土强度均超过1.0MPa，掺和比在6%～10%之间时，无侧限抗压强度增

长较快，掺和比超过10% 后，无侧限抗压强度增长变缓，这就表明掺和比并不是

越大越好，应选择既满足强度要求又能体现出经济性的掺和比数值。 

 

图4 不同掺合比水泥黄土强度曲线 

4 结论 

通过对试验段黄土进行水泥改良的试验研究，得出如下结论: 

(1)相对于重塑黄土，水泥改良黄土的最大干密度降低，最佳含水量增大; 水

泥黄土压缩系数均小于0.1MPa－1，属于低压缩性土，压缩系数比重塑黄土明显

降低。 

(2)随着围压的增大且到达峰值后，水泥黄土显示出明显的加工软化特性，

峰值应力所对应的应变小于2%。 

(3)水泥黄土的龄期越长，强度越高，7～28d龄期水泥黄土强度增长最快，

之后强度增长较之前有所变缓。 

(4)水泥黄土的掺和比越大，强度值越高．工程中，根据设计强度设计要求

来确定掺和比。 
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夯实水泥土楔形桩复合地基工作性状试验研究 

何杰
1, 2

，张可能
1
，刘杰

2
，吴有平

2
，李冰

2  

(1. 中南大学 地球科学与信息物理学院，湖南 长沙，410083； 

2. 湖南工业大学 土木工程学院，湖南 株洲，412007) 

中南大学学报(自然科学版) 2012 年 5月第 43卷第 5期 

1 引言 

楔形桩是一种既节省材料、施工简单，又能提高桩单位承载力的优良桩型。

它巧妙地利用了桩的楔形侧壁，充分发挥了桩与土体间的相互作用。国内外学者

对楔形桩开展了一系列研究，如：Nordlund对无黏性土中的楔形桩承载特性进行

了研究，发现圆柱形桩的竖向承载力要比平均直径相等的楔形桩承载力低很多；

Zil'berberg等对位于砂土中的圆柱形桩和平均直径相同的楔形桩进行了现场对

比试验，发现楔形桩的承载力是圆柱形桩承载力的2.0-2.5倍；Ei等对楔形桩进

行了模型试验研究；Ladanyi等对位于永久性冻土中的楔形桩和圆柱形桩的承载

特性进行了对比试验研究，认为楔形桩是最安全的，且楔形桩的承载力随桩的沉

降增大而增大；蒋建平等对楔形桩与圆柱形桩的承载特性进行了对比试验研究，

发现楔形桩与同体积等直径桩相比，承载力增加而沉降减少；秦美前用碎石桩与

楔形桩组合形成的复合地基来加固软土路基，取得了较好的效果。 

2 试验概况 

为了探讨夯实水泥土楔形桩复合地基的工作性状，研究夯实水泥土楔形桩与

圆柱形夯实水泥土桩所分担荷载方面的差异，共进行了4组不同截面的9桩夯实水

泥土桩复合地基对比试验，如图1所示。 

模型试验在长³宽³高为3.0m³6.0m³3.0m的基坑中进行，基坑内分层填筑

含水量为35%黏性土。对比试验分别在基坑中的4个划定区域进行。 

填土完成基坑后，静置１周，将木制模型桩压入黏性软土中成孔，然后拔出

模型桩，再向孔内分层夯填水泥与黏土的混合料，形成夯实水泥土桩。夯实水泥

土桩桩长为1.2m，桩间距为3d(其中，d为平均桩径)，桩体材料为水泥与黏土混

合料，水泥标号为325，水泥掺量为10%，压实度为90%。 

桩体施工结束28d，通过载荷、压缩、剪切等常规试验测得土的主要物理力

学参数，如表1所示。 

通过对采用相同施工方法、同期制作的夯实水泥土试块进行侧无限抗压强度

试验，测得水泥土28d无侧限抗压强度为0.95MPa。叶书麟经研究发现：当垂直压

力达无侧限抗压强度的50%时，水泥土的应力与应变的比值为水泥土的变形模量，

由此得测得Ep=81.3MPa(Ep为水泥土的变形模量)。通过常规室内试验测得桩的主

要物理力学参数如表2所示。 

对于桩土顶面设置厚度为100mm的碎石垫层，垫层压缩模量Ecs=45MPa。模型

静荷载试验在成桩完成后静置40d进行，均布荷载作用面到基坑底的距离b=2.8m，

荷载作用范围为B³B(B为载荷板的边长，1-4号模型的B分别为0.650，0.505，

0.650和0.715m，如图1所示)。 

模拟均布荷载，在均布荷载作用范围的四边用竹木板制成长³宽³高为1.5m

³1.5m³1.0m的荷载箱，第1级荷载采用在荷载箱内充填厚为1.0m的标准砂，以

后各级荷载采用在标准砂表面设置橡胶板。在橡胶板上放置钢板，由千斤顶施加

各级荷载(如图1所示)。静载试验严格按《建筑地基处理技术规范》(JGJ79—2002)
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进行。为减少加载箱侧壁与标准砂之间的摩擦对试验结果的影响，试验前，在荷

载箱内侧涂润滑油。 

在荷载范围内的地基沉降采用沉降标，用千分表量测；桩顶与桩周土顶的应

力均采用TXR-2030型应变式微型土压力计量测(如图1所示)。由于需保证填砂(第

1级荷载)的一致性，需要人工进入荷载箱进行操作，对千分表的干扰较大，故千

分表的读数自填砂完成后开始。 

 

图1 试验装置示意图 

表1 土的物理力学参数 

 
表2 桩的物理力学参数 

 

3 试验结果分析 

3.1 桩−土平均沉降差 

对千分表的读数进行整理，得到4组复合地基中桩–土平均沉降差随总荷载

增加的变化规律，如图2所示。从图2可以看出：(1)当荷载较小时，4种桩型复合

地基中的桩−土平均沉降差区别不很明显；(2)随着荷载的增大，夯实水泥土圆柱

形桩复合地基和夯实水泥土楔形桩复合地基的桩−土平均沉降差不断增大；夯实

水泥土圆柱形桩复合地基的桩−土平均沉降差增长速率要大于夯实水泥土楔形桩

复合地基的增长速率，且楔角越大的夯实水泥土楔形桩复合地基的桩−土平均沉

降差的增长速率越小。可见：夯实水泥土楔形桩的倾斜侧壁能有效地增强桩−土

相互作用，且这种作用随楔形桩楔角的增加而不断增强；夯实水泥土楔形桩能有

效地调节桩−土减小沉降差。 
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图2 桩-土平均沉降差曲线 

3.2 桩体应力 

对微型土压力计的读数进行整理，得到了4组复合地基中角桩、边中桩、中

桩的应力随荷载增加的变化规律，如图3-5所示。从图3-5可以看出：复合地基中

各桩桩顶的应力随荷载的增加而增加；在荷载作用初期，4个复合地基中角桩、

边中桩、中桩的应力差别不大；当荷载较小时，圆柱形桩的应力随荷载的增加而

缓慢增加，楔形桩的应力则随荷载的增加而迅速增加，且楔角越大，楔形桩应力

增加的幅度越大； 

 

                  图3 中轴应力曲线             图4 边中桩应力曲线 

 
图5 角桩应力曲线 
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当荷载较大时，圆柱形桩的应力开始迅速增加，且增加的幅度随荷载的增加

而不断增大；楔形桩的应力的增长速率随荷载的增加而不断减缓，并有趋于稳定

的趋势，且楔角越小，使楔形桩的应力趋于稳定的荷载越小。 

对比图3-5可以得出在同一个复合地基中各桩的应力变化规律：角桩的应力

最大，边中桩的应力次之，中桩的应力最小；随着荷载的增加，角桩应力的增加

速率最大，中桩应力的增加速率最小，边中桩应力的增加速率介于两者之间。可

见：夯实水泥土楔形桩复合地基中桩体分担荷载的规律与夯实水泥土圆柱形桩复

合地中桩体分担荷载的规律是一致的；增大楔形桩的楔角能使桩体较早地发挥其

承载性能，但随着荷载的增加，桩体所分担的荷载是有限的，在工程实际中，要

根据实际情况选择合理的楔角。 

3.3 平均桩−土应力比 

对微型土压力计的读数进行进一步整理，得到4组复合地基的平均桩−土应力

比随荷载增加的变化规律，如图6所示。从图6可以看出：夯实水泥土圆柱形桩复

合地基的平均桩−土应力比随荷载增加而递增，且荷载越大，其增加的速率不断

提高；在加载初期，4种桩型复合地基中的平均桩−土应力比较接近；随着荷载的

增加，夯实水泥土楔形桩复合地基的平均桩−土应力比迅速增加，且增加的速率

随楔角增大而增大，其增长速率远大于圆柱形桩平均桩−土应力比的增长速率；

随着荷载的进一步增大，楔角较小楔形桩复合地基的平均桩–土应力比开始下降，

楔角较大楔形桩复合地基的平均桩−土应力比则有下降或稳定的趋势。 

 
图6 平均桩-土应力曲线 

可见：在一定荷载范围内，楔形桩能有效地发挥桩体的承载性能，其性能要

比圆柱形桩的性能优；随着荷载的不断增大，楔形桩−土相互作用进一步增强，

桩周土的承载能力得到有效发挥，楔形桩的倾斜侧壁能有效地缓解桩体应力集中；

夯实水泥土楔形桩能有效地调节平均桩−土应力，但并不是楔角越大的楔形桩其

调节功能越强，这就存在1个最佳的楔角使桩、土在复合地基中均能发挥其最大

的承载性能，从而提高地基承载力。最佳的楔角范围有待进一步研究。 

3.4 荷载−沉降曲线 

根据千分表所测得的桩、土沉降读数进行了加权平均处理，得到4组复合地

基的荷载−平均沉降关系，如图6所示。 

从由图6可以看出：夯实水泥土桩复合地基的荷载−平均沉降曲线均为缓变形

曲线；在相同荷载作用下，夯实水泥土楔形桩复合地基的平均沉降比夯实水泥土

圆柱形桩复合地基的平均沉降小，且楔角越大，夯实水泥土楔形桩复合地基的平
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均沉降越小。可见：在相同地质条件下，楔形桩能较有效地减小地基沉降，提高

复合地基的承载力。 

4 结论 

(1)夯实水泥土楔形桩的倾斜侧壁能增强桩−土相互作用，能有效地调节桩−

土沉降差和地基沉降，提高地基承载力。 

(2)夯实水泥土楔形桩复合地基中桩体分担荷载的规律与夯实水泥土圆柱形

桩复合地中桩体分担荷载的规律一致；增大楔形桩的楔角能使桩体较早地发挥其

承载性能，但随着荷载的增加，桩体所分担的荷载是有限的，在工程实际中，要

根据实际情况选择合理的楔角。 

(3)在一定荷载范围内，夯实水泥土楔形桩复合地基的平均桩−土应力较夯实

水泥土圆柱形桩复合地基的平均桩−土应力比大，楔形桩桩体的承载性能得到较

早发挥，其性能要比圆柱形桩的性能优；随着荷载增大，楔形桩−土相互作用进

一步增强，桩周土的承载能力得到有效发挥，楔形桩的倾斜侧壁能有效地缓解桩

体应力集中现象；夯实水泥土楔形桩能有效地调节平均桩−土应力，但最佳的楔

角范围有待进一步研究。 
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含水量和压实度对黏性土地基承载力的影响试验研究 

徐方，冷伍明，赵春彦，余志武  

(中南大学土木工程学院，湖南长沙410075) 

铁道科学与工程学报 2011年10月第8卷第5期 

1 引言 

地基承载力是经典土力学研究的一个主要领域，同时地基承载力的确定也是

工程设计中的关键问题。现行比较常用的地基承载力确定方法主要有理论公式法、

原位测试法和规范法。基于极限平衡理论，前人提出了一系列计算地基承载力的

理论公式，其中比较常用的有Vesic公式、Taylor公式、Meyerhof公式、Hansen

公式和Terzaghi公式。长期以来，学者们在含水量对土体抗剪强度的影响研究上

做了很多工作，但是进一步研究含水量对地基承载力的影响的并不多。含水量和

压实度是影响黏性土地基承载力的两大关键因素。研究含水量和压实度对地基极

限承载力的影响，可以认知地基承载力随含水量和压实度的变化趋势，对工程实

际中地基承载力的计算也有重要指导意义。本文从地基承载力理论计算公式出发，

研究了含水量对黏性土地基承载力的影响，同时根据理论公式计算值偏大这一问

题，对Hansen公式计算确定的黏性土地基承载力提出了含水量修正建议。 

2 试验方法与实施 

2.1 试验基本情况 

2.1.1 填料基本性质 

试验采用的填土为低液限粉质黏土，最大干密度1.86g /cm3，最优含水量14%，

液限wL=35.8%，塑限wP=22.7%，塑性指数IP=13.1。填料土粒含量见表1，填料的

击实曲线见图1。 

表1 地基土各粒径土粒的含量 

 

 

图1 填土的击实曲线 

2.2 试坑制做与填筑方法 

按试坑的设计意图，在中南大学重载铁路工程结构教育部重点实验室的大型

路基槽内，先后开挖出2个长2.4m、宽2.4m、深1m的试坑，图2为试坑开挖和填筑
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的现场照片。 

首先对试坑1进行开挖，然后按要求填筑压实，获得压实度为0.84的地基，

如图2中试坑1所示。在对试坑1进行各项试验的同时，开挖试坑2并填筑压实，获

得压实度为0.88地基。 

在做完上述压实度为0.84和0.88的2组地基的物理力学指标测试和平板荷载

试验后，重新将填土挖出，再分别在两个试坑中填筑土体，获得压实度为0.94

和0.98的地基，再次进行此组地基的物理力学指标测试和平板荷载试验。 

3 试验资料与试验结果 

平板荷载试验过程采用分级加载，每施加一级荷载后，隔15min观测一次沉

降，累积观测达2h时，再施加下一级荷载，直到达到试验终止条件。试验所得各

压实度下压应力与沉降关系曲线如图3～图6。 

  
图2  试坑开挖和填筑照片             图3 压应力与沉降关系曲线( K= 0.84) 

  

图4 压应力与沉降关系曲线( K = 0．88)    图5 压应力与沉降关系曲线( K = 0．94) 
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图6 压应力与沉降关系曲线(k=0.98) 

根据各压实度下压应力与沉降关系曲线，可以得到各压实度下的地基承载力

试验结果与压实度关系数据如表2，地基承载力试验结果与压实度关系曲线如图7。 

表2 不同压实度条件下地基的承载力试验结果 

 

 

图7 地基承载力变化 

由图7可看出，地基承载力随压实度的增大而增大; 但由于4个压实度下的地

基土含水量不相同(相差在3%以内) ，尚不能得到地基承载力与压实度之间的定

量关系。 

4 含水量对地基承载力特性的影响分析 

4.1 含水量对黏性土内摩擦角的影响分析 

本试验中采用的是粉质黏土地基，这与文献中所用土属于同一类土样，文献

中提供的粉质黏土(非坚硬状态) 内摩擦角随含水量变化关系数据和关系曲线见

表3和图8。 

表3 北京地区粉质黏土内摩擦角与含水量关系 

 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

96 

从表3和图8看出，含水量变化时，土体的内摩擦角变化非常小，因此含水量

变化对这种土体的内摩擦角的影响较小，即当含水量变化时，可以认为土体的内

摩擦角基本保持不变。 

根据土体极限平衡理论得到的传统地基承载力公式为: 

              （1） 

式中:γ 为基地以下土重度，地下水位以下取有效重度，kN/m3; c为土的黏聚

力,kPa; q为基地上覆压力，kPa; Nc,Nq和Nγ 是承载力系数，都是土内摩擦角υ

的函数。当含水量变化时土体的内摩擦角并不改变，Nc，Nq 和Nγ 值也不变; 因

此,式(1)右边的第2项qNq也保持不变。 

4.2 含水量对黏性土黏聚力的影响分析 

含水量的变化对土体黏聚力的影响要比对土体内摩擦角的影响明显，含水量

增大时，土体黏聚力减小。文献中提供的粉质黏土(非坚硬状态) 的黏聚力随含

水量变化关系数据和关系曲线见表4和图9. 

表4 北京地区粉质黏土黏聚力与含水量关系 

 

 
图8 北京地区粉质黏土黏聚力与含水量关系曲线 

当含水量增大时土体的黏聚力c减小，土的重度γ 却增加;因此式(1)中右边

第一项cNc减少，第3项γ bNγ 增大，这两项对地基承载力的影响相反，起到一定

的抵消作用后，抵消作用是否明显需经过计算确定。 

由表5和图10看出，含水量对地基承载力的影响明显，但随着含水量的增大，

这一影响逐渐减小且呈明显的阶段性。当含水量小于22%时，地基承载力受含水

量影响很大，近似呈线性关系;而当含水量大于22%时，地基承载力受含水量影响

较小，并逐渐趋于不变。可见，当含水量小于22%时，含水量变化即使在3%以内，

式(1)中第1项和第3项的抵消作用也并不明显。 

4.3 含水量对黏性土地基承载力影响分析 

文献中没有给出试验用土的干密度，但是该土与本次地基平板荷载试验所用

填土属于同一类土，而本次地基填筑压实后土体的干密度在17.5kN/m3左右，这

里取文献中土样干密度为17.5kN/m3来进行计算。假设用文献中的土样来填筑一

个宽度为5m的条形基础地基，条形基础置于地表且地面平坦，同时基础所受荷载
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也无倾斜。根据前面分析，含水量变化时，土体内摩擦角并不改变，统一取各含

水量下土体内摩擦角为25°，运用文献中提及的Hansen公式计算地基承载力，计

算结果见表5，计算结果与含水量关系曲线见图9。 

 
图9 地基承载力与含水量关系曲线 

表5 地基承载力与含水量关系 

 
由表5和图9看出，含水量对地基承载力的影响明显，但随着含水量的增大，

这一影响逐渐减小且呈明显的阶段性。当含水量小于22%时，地基承载力受含水

量影响很大，近似呈线性关系;而当含水量大于22%时，地基承载力受含水量影响

较小，并逐渐趋于不变。可见，当含水量小于22%时，含水量变化即使在3%以内，

式(1)中第1项和第3项的抵消作用也并不明显。 

5 地基承载力理论公式计算的含水量修正 

试坑填筑好后，在进行平板荷载试验之前，用环刀取样并在试验室进行直剪

试验，得到不用压实度下土体抗剪强度指标见表6。K=0.88的试坑由于填筑好后

未能及时取样，所以并未进行直剪试验。 

表6 不同压实度下土体的强度指标以及土的重度 

 

本试验模拟2.4m³2.4m的方形基础，基础置于地表且地面平坦，基础所受荷

载无倾斜，所以只需引入基础形状修正系数而无需引入倾斜荷载修正系数和深度

修正系数，将表6中数据代入文献中提及的Hansen公式计算得地基承载力见表7。 

表7Hansen 公式确定的地基承载力与平板荷载板试验结果对比 
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由表7可看出，Hansen公式计算的地基承载力值比平板荷载试验值大300kPa

左右，这与表5中含水量小于22%时，含水量每增加3%所对应的地基承载力减小值

的幅度相近。可以看出，在某一含水量下(本实验中是22%)Hansen公式计算的地

基承载力值偏大，且更接近于比这一含水量大3%时的地基承载力;因此，运用

Hansen公式计算的地基承载力值并不是该含水量下的准确值，但可近似修正为含

水量增加3%时候的值。而当含水量大于某一特定值后(本实验中是22%)，地基承

载力受含水量变化的影响会很小，此时可认为Hansen公式计算的地基承载力是准

确的，而无需进行含水量修正。 

6 结论 

(1) 进行了同一种土、4种压实度条件下的地基承载力和物理力学试验，分

析了含水量对黏性土抗剪强度参数的影响。 

(2) 结合现有文献资料，探讨了含水量对黏性土地基承载力的影响机理: 

黏性土地基在非坚硬状态下，含水量受地基承载力影响呈现出明显的阶段性。

当含水量小于某一个特定值时(本实验中是22%)，黏性土地基承载力受含水量影

响很大，前者随后者的增大近似线性减小; 而当含水量大于这一特定值后，地基

承载力受含水量影响变小，并逐渐趋于不变。 

(3)黏性土地基在非坚硬状态下，当含水量变化较小时( 3%以内)，可以得知

黏性土地基承载力随含水量增大而增大，但尚不能得到黏性土地基承载力与含水

量之间的定量关系。 
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3、复合地基 

复杂岩溶场地下的高层建筑地基处理  
姜燕

1,2
，杨光华

1,2,3
，黄忠铭

3
，乔有梁

1,2
，张玉成

1,2
 

（1.广东省水利水电科学研究院; 2.广东省岩土工程技术研究中心 3.华南理工大学土木与

交通学院;） 

岩土力学 2015年 6月第 36卷  

1 引言 

岩溶地区上高层建筑的基础设计是建筑工程中地基处理的难点。岩溶地基存

在土洞溶洞多，岩面起伏大、地下水不可预见等特点，使得岩溶地基高层建筑基

础设计具有极大的挑战性。对一个卵石土岩溶地基高层建筑进行基础设计，通过

现场土的载荷板试验、夯扩桩复合地基载荷试验、冲孔桩复合地基载荷试验等现

场原位试验，获得了丰富可靠的资料，根据试验结果和场地覆盖层厚度、岩溶发

育情况进行科学的计算分析，最后采用筏板下多桩型复合地基处理方案，该方案

既能满足承载力及沉降的要求，又同时考虑了溶洞坍塌及沉降不均的风险，且更

为经济。将计算沉降与实际观测结果进行了比较，说明了地基处理方案的合理性，

为高层建筑复杂岩溶地基处理提供了较好的借鉴。 

2 场地及主要工程地质问题 

某建筑场地周边较为空旷，建筑安全等级为一级，主要由多栋高层住宅(32

层)及其附属设施组成，以其中一栋建筑物(3#)为例进行说明，该建筑物由3#A, 3#B, 

3#C三栋高层组成，最大高度为98.4 m，设计±0.00对应高程为161.5m，建筑物底

板高程为157.1m，建筑结构平面见图1。上部结构设计荷载为500kPa。 

 
图 1 建筑结构平面图(单位:m)   

 
图 2 地质钻孔平面图 

据勘察资料，场地范围内地基岩土层自上而下为:层①耕植土;层②第四系冲

洪积粉质黏土;层④1第四系冲洪积淤泥质黏土;层④:软塑状粉质黏土夹层;层③1

第四系冲洪积中密状卵石土、层③2稍密状卵石土、石炭系壶天群灰岩;层④1淤泥

质黏土及层④2软塑状粉质黏土，均呈透镜体，厚度不均匀，一般1-5 m不等。物

理力学性质较差，其中粉质黏土④2局部地段基岩面接触带上有发育，稍密状卵
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石土;③-2厚度不均匀，重型动力触探击数较低，局部呈松散状。建筑结构底板高

层为157.1m,位于卵石土③1地层上。 

2.1 不均匀大跨度充填型溶洞 

场地内岩溶极为发育，浅部主要表现为溶沟溶槽发育，深部多表现为溶洞和

地下暗河，占场地内所钻钻孔的82%，其中最大单个洞腔高约18.2m,局部呈串珠

状，多为全填充，少量半填充，充填物主要以细砂及钻性土组成，呈软塑状。地

质钻孔平面图见图2，典型剖面图见图3。溶洞分布范围主要集中在图2中标注区

域。 

根据地质钻孔详勘，场地地质条件复杂，主要表现为:（1）溶洞分布不均匀，

地质差异大，埋藏深度变化大。溶洞从西北方向至东南方向有贯通趋势，单个钻

孔多为串珠状，其中3#B栋溶洞分布范围最广，且埋藏浅，洞腔大;3#A,3#C栋溶洞

较少，埋藏深，洞腔小。（2）基岩面起伏大，完整基岩面标高在115.0-145.0m

之间，最大高差达30m;溶洞上覆岩层厚度变化大，最小仅0.8m，最大约12m。（3）

卵石土上部中密，下部松散一稍密状，下部承载力较低，层厚不均匀，局部含有

软塑状淤泥层钻土、粉质钻土等软弱夹层，场地不均匀。 

以上的特殊场地地质条件，给地基处理带来了难度，若采用天然地基，地质

的不均可能导致严重的沉降不均;若采用桩基础，桩端需穿过溶洞进入中风化，

较厚的卵石土以及大范围的串珠状溶洞将导致高昂的工程造价，且软弱夹层的存

在也可能导致成桩塌孔，施工困难;若采用复合地基，桩太长则不够经济，桩太

短则承载力及沉降不能满足要求，尚且存在溶洞坍塌的风险及沉降不均的问题。

因此，采用何种地基处理型式更为可靠经济，需要充分考虑场地及地质条件的特

殊性，综合判定。 
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图 3 地质剖面图 

2.2 室内及原位试验 

原位试验参数统计本工程进行了大量的现场原位试验及室内试验，试验指标

统计见表1。室内试验参数统计室内试验指标统计见表2，岩石单轴饱和抗压强度

指标见表3。 
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表 1试验结果统计 

 
表 2粉质茹土④2物理力学性质 

 
表 3 岩石单轴饱和抗压强度指标 

 
图 4 天然地基压板试验点布置图(单位:mm) 

为进一步确定天然地基的承载能力，对场地进行了浅层平板载荷试验，共选

取了12个试验点，其平面布置见图4，压板试验面积为0.5m2，压板试验结果见表

4，试验取s/b=0.015所对应的荷载确定地基承载力特征值。由表4可以看出，除

塔2#及O1#试验点曲线为缓变形，其他试验点均为陡降形，且试验点承载力较低，

大部分未达到350kPa。 

3 地基处理方案选型 

针对工程特殊场地及地质条件，本文对不同地基处理型式进行比较分析，以

探索最安全经济的处理方法。对于岩溶地区，筏板基础是一种较经济且便于施工

的方案，且基础持力层为中密状卵石土，因此，首先考虑是否能够采用筏板基础。 

(2)计算方法 

采用切线模量修正的有限压缩层地基模型对筏板基础进行计算，该方法是改

进得到的，能反映原状土体的力学性状及非线性，其核心思想是根据地质条件将

筏板划分为若干网格，采用切线模量修正的地基模型计算得到每个网格下的土弹

簧刚度，通过不断迭代求得实际筏板基础的反力及沉降。该方法可以考虑地质的

不均匀性。为减小工作量，可将网格移植到有限元程序中进行迭代，计算的收敛
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条件为前后两次网格的压力差小于2%的前次基底压力，即 𝑝𝑘 − 𝑝𝑘−1 ≤ 2%𝑝𝑘−1。

本次计算卵石土的初始切线模量取各个压板反算的平均值，约150MPa,其他土层

的初始切线模量根据地区经验取2倍的变形模量。 
表4 天然地基压板试验结果 

 
表 5筏板基础参数 

 
 (3)计算结果 

根据地质钻孔平面图，将筏板基础划分为若干小筏板网格，网格划分及每个

网格计算选取的钻孔如图5所示。 

 
图 5 筏板网格划分及选取钻孔图(单位:mm) 
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图 6 筏板网格反力图(单位:kPa) 

筏板基础厚1.6m，采用C30混凝土，首次计算，假设基底应力平均分布，筏

板网格基底应力P均取500kPa，计算得到每块筏板下土体的初始弹簧刚度，然后

不断进行迭代，达到收敛条件后得到筏板基础的网格反力图及沉降等值线图，见

图6、7。 

 
图 7 迭代后筏板基础沉降等值线 

     
图 8 地基处理方案 

从图6、7中可以看出，基础3#A及3#B栋沉降较大，约在61-94mm左右，3#C栋

沉降较小，约为27-61 mm，上述的计算结果均在不考虑溶洞作用的前提下，但由

于地质条件复杂，尤其是底板以下土层厚度变化大，岩面高程差异较大，局部有

淤泥质土层及粉质钻土层，基础沉降差异较大，特别是中部3#B栋大多分布有溶

洞，且上部覆盖层较浅，溶洞上部灰岩较薄，局部仅有几十公分，溶洞对基础的

稳定不利，溶洞上部岩层是否能够满足受力要求犹未可知，因此采用筏板基础是

否安全，还需对溶洞进行稳定性计算。 

3.2 多桩型复合地基处理方案 
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根据筏板基础计算结果，采用纯筏板基础风险性较高，建议地基处理采用复

合地基方案，地基处理型式如图8所示。经过补勘后发现，3#B与3#A栋相接地带以

及3#B下部存在连通的溶洞区，考虑基础及上部结构的安全性，3#A与3#B相接地带

以及3#B溶洞连通区域采用冲孔桩复合地基，冲孔桩桩径为800mm，桩间距为

2500mm，平均桩长22.4m，基本穿透溶洞入岩;3#A与3#C溶洞分布较少，埋藏深，

且卵石土层较厚，综合以上特点，采用夯扩桩复合地基，夯扩桩桩径为400mm，

桩间距为1500mm，桩端扩大头直径为600mm，平均桩长13m。 

 
图 9 单桩复合地基试验点布置 

（1）单桩复合地基载荷试验 

由于同时使用了夯扩桩及冲孔桩复合地基，布置型式以及对应的地质情况均

不相同，可能产生不均匀沉降。为了解沉降差异的大小以及复合地基方案的可靠

性，进行了单桩复合地基载荷试验，试验点布置见图9，其中37#,187#,474#为夯

扩桩复合地基试验点，承压板面积分别为2.25m2,22#,47#,65#为冲孔桩复合地基试

验点，承压板面积分别为6.25m2，桩头与桩间土顶部用中粗砂填平，最小厚度不

小于10cm，试验结果见表6。 
 

表 6单桩复合地基载荷试验结果 

 
 (2)夯扩桩复合地基计算 

根据已有的天然地基土载荷试验及单桩复合地基载荷试验，可得到同样垫层

厚度下桩的 p-s曲线，再根据原状土的切线模量法计算得到实际基础下复合地基

的 p-s 曲线，则可得到在上部结构荷载作用下复合地基的沉降。根据现有资料，

对夯扩桩及冲孔桩复合地基进行复核计算。由图 10 及表 6 可知，夯扩桩复合地

基载荷试验点 474#试验沉降最大，为 33.95mm，试验曲线如图 10（a）所示。相

应位置处的天然地基载荷试验点为 1#，试验曲线如图 10（b）所示。 

根据载荷试验曲线反算土体参数及垫层参数，选用距离试验点最近 ZKB-77

钻孔，剖面见图 11，Et0为初始切线模量。为验证所取参数的合理性，根据参数

采用切线模量法对 1#天然地基载荷试验点以及 474#夯扩桩单桩复合地基载荷试

验点进行计算，并将其与试验结果相比较，分别如图 12所示。从图中可以看出，
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计算结果与试验结果吻合较好，说明计算所取参数是合适的。仍采用原状土切线

模量法计算实际基础下 3#A区域夯扩桩复合地基的沉降，如图 13 所示。 

   
图 10 不同地基载荷试验曲线 

(3)冲孔桩复合地基计算 

假设冲孔桩区域可形成复合地基，选取冲孔桩复合地基载荷试验点47#进行

复核计算，其沉降为10.39mm，试验曲线如图14所示。相应位置处的天然地基载

荷试验点为3#，试验曲线如图15所示。同样选用距离试验点最近的BZK-49钻孔，

剖面如图11所示。计算参数见表9,Et0为初始切线模量。为验证所取参数的合理性，

采用切线模量法对47#冲孔桩单桩复合地基载荷试验点进行计算，并将其与试验

结果相比较，见图16,计算结果与试验结果吻合较好，验证了计算参数的合理性。 

 

 
           图 11 计算选取的地质钻孔剖面图 

根据图 13计算结果，当垫层厚度为 30cm，基底压力达到 500kPa 时，3#A区

域的夯扩桩复合地基的沉降约为 47mm。 
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图 12 试验结果验证 

 
              图 13 3

#
A夯扩桩复合地基 p-s曲线 

  

  
图 14 47

#
冲孔桩复合地基压板试验曲线             图 15 3

#
天然地基载荷试验曲线 

 
图 16 47#单桩复合地基试验结果验证 

根据本节计算结果可见，选用夯扩桩与冲孔桩相结合的复合地基处理方案可

很好的控制沉降，沉降可控制在50mm以内，该方案与仅采用夯扩桩复合地基方案

相比，考虑了溶洞对工程安全的影响，更为安全可靠;与完全采用冲孔桩复合地

基方案相比更为经济，方便施工。 
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图 17 3

#
B冲孔桩复合地基 p-s曲线

 
图 18 建筑物观测点布置图 

4 监测结果 

工程最终采用的本文建议的多桩型复合地基处理方案，并进行了沉降观测，

共设置了25个沉降观测点，具体布置如图17所示。目前工程3#A上部结构已施工

至13层，3
#
B及3

#
C上部结构施工至7层，每层荷载按设计为15kPa，建筑物沉降观

测结果见表7。 

下沉降约为15mm;3#B在上部荷载达到105kPa时，沉降为1.2-3.8mm(F8-F12观

测点)，而图17中计算得到的冲孔桩复合地基沉降曲线中荷载105kPa下基础沉降

约为5mm。比较实测值与计算值可以发现，夯扩桩及冲孔桩复合地基沉降计算值

与实测值较为接近、比实测值略大，可能是因为计算选取钻孔为最差钻孔，故偏

于保守，但二者总的沉降值均不大。由此可见，选用夯扩桩与冲孔桩相结合的复

合地基处理方案是合适的，该方案很好的控制了沉降，且3#B栋冲孔桩嵌岩，解

决了溶洞坍塌威肋、工程安全的隐患;夯扩桩桩长适中，便于施工，节省造价，

两种复合地基加固型式之间的沉降差也较小，可通过设置后浇带、沉降缝等方法

处理。可见，多桩复合地基加固型式可以较好地处理这种地质差异较大的岩溶地

区高层建筑地基。 

5 结论 

岩溶地基存在土洞溶洞多，岩面起伏大、地下水不可预见等特点，使得岩溶

地基高层建筑基础设计具有极大的挑战性。单一的采用筏基、桩基、复合地基等

处理型式均有一定程度的局限性，采用何种地基处理型式更为安全经济，需要充

分考虑场地及地质条件的特殊性，综合判定。本次对一个卵石土岩溶地基高层建

筑进行基础设计，通过现场土的载荷板试验、夯扩桩复合地基载荷试验、冲孔桩

复合地基载荷试验等现场原位试验，获得了丰富可靠的资料，根据试验结果和场

地覆盖层厚度、岩溶发育情况进行科学的计算分析，最后采用筏板下多桩型复合

地基处理方案，并将计算沉降与实际观测结果进行了比较，说明地基处理方案的
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合理性，为高层建筑复杂岩溶地基处理提供了较好的借鉴。 
表 7建筑物沉降观测结果 
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刚性桩复合地基应力场分布的试验研究 

池跃君
1
, 宋二祥

1
, 金淮

2
, 高文新

2
 

(l.清华大学土木工程系, 北京100084; 2.北京城建勘察测绘院, 北京10101)  

岩土力学 2003年6月第24卷第3期 

1 引言 

刚性桩复合地基是在地基土中置入桩身刚度很大的桩,如素混凝土桩或水泥

粉煤灰碎石桩(CFG桩),与基土形成复合体,在复合体与基础之间铺设一定厚度的

级配砂石垫层,用以调节桩一土间的荷载分配,使桩与桩间土共同承受荷载,从而

对不满足承载力或变形要求的地基进行加固的一种人工地基。目前被大量用于高

层建筑的地基处理中(尽管某些土较密实,承载力特征值可达300kPa,但仍不能满

足设计要求)。这种复合地基沉降计算问题至今仍没有得到较好的解决,其计算方

法基本上沿袭天然地基的分层总和法,一般只是在复合模量上做了一些假定,而

应力场仍采用均质土的Boussinesq解,或者综合应用Geddes与Boussinesq求解附

加应力(4),再计算沉降的方法。由于设计者的不同判断,利用目前设计中常用沉

降计算公式所得出的结果差异较大,给设计带来较大困难。造成这种状况的原因

之一是由于对刚性桩复合地基荷载传递机理不够清楚,对复合地基中应力场的分

布、桩土荷载分配规律不甚了解,导致错误假定,从而影响变形的计算。因此解决

沉降计算的途径之一是探寻应力场的分布规律,为沉降计算的假定提供依据。基

于这一考虑,课题组在现场做了2组9桩复合地基试验,为探寻应力场的分布规律

提供帮助。 

2 试验概况 

本次试验为2组9桩试验,针对两种土质情况:第1组为夯实回填土(目的是在

桩间土不同深度理设压力盒),第2组为原状土。试验场地位于北京吕平蓝各庄,

场地土质均匀、无杂质,地下水埋藏很深。对夯实回填土与原状土各取3个钻孔揭

示的指标如表1,2。 

表1 夯实回填土（粘质粉土）力学指标 
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表2 原状土力学指标 

 

试验参数如表3。试验时先开挖试验坑至4.lm,然后分层回填含水量17%左右

的素土至设计位置,并在预定的位置理设压力盒。钻孔成桩并预先埋设钢筋计。

为避免堆载对复合地基应力场的量测带来影响,在距荷载板两边1.7m位置各浇捣

6根L=6m、必40mm的承载桩。待混凝土满足强度要求后,平整桩头及桩间土,并铺

设150mm厚砂垫层,放好荷载板。荷载板采用4块30mm厚、1.6mX-6m的方形钢板,

同时,其上放置高度为150mm的十字形荷载分配梁。堆载至2000kN,并通过支架将

堆载自重全部传给承载桩承担。试验方案布置见图1,I-I剖面见图2。 

表3 实验参数 

 

3 试验结果及分析 

3.1 荷载-沉降曲线 

图3中给出了各级荷载下复合地基的沉降曲线,均呈缓降型。回填土中复合地

基沉降小于原状土情况的沉降,主要是回填土的压缩模量较大的缘故。群桩复合

地基中,虽然,外荷载较大时,桩侧及桩端土体己进入塑性,但由于桩体的遮拦作

用,其对桩间土的约束作用是很强的,就整个复合体而言,大部分土体处于侧限压

缩状态,土体很难向周围挤出,其破坏模式有别于天然地基,压缩量明显比天然地

基小,因此P-S曲线均为缓降型。这与单桩复合地基不同。单桩复合地基的试验及

计算表明,荷载板下的土体侧向约束很小,往往发生剪切破坏,在塑性区开展范围

及滑动趋势上,明显有别于群桩复合地基,这使两者的破坏机理及P-S曲线形式变

化均不同。 
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图1 试验方案布置图(单位:mm) 

 

图2 I-l剖面图黑色为压力盒(单位:mm) 

3.2 桩土受力特性 

桩土荷载分担从图3桩土荷载分担比实测值看出,总体上第l组试验中土的分

担比较大,与第2组有明显的差别。其主要原因是受压缩模量的影响。在小级别荷

载下,由表1和表2可见,回填土的Es比原状土稍大一点,但相差不多,因此,两者分

担比、沉降接近。在大级别荷载下,回填土的Es比原状土的模量要大(大级别荷载

下的Es未测)。回填土采用机械夯实,其所受的夯实压力很大,孔隙比e明显比原状

土小很多,土己非常密实.在试验加荷过程中,桩间回填土的受力状态相当于侧限

压缩,其压缩量增量必然很小,因此其模量增量较大。而原状土孔隙比较大,其压
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缩量增量必然较大,因此其模量增量较小。这一点从表1和表2就可以看出。此外,

回填土的Ip也小于原状土,按e,Ip确定的模量必然是回填土的大。按文献确定基

床系数参考值的资料中,本文的夯实回填土明显要比原状土的基床系数大。原状

土虽然有结构性,但在一定围压下结构强度遭到破坏,其抗剪强度反而降低。这是

原状土前期模量接近回填土模量、后期模量小于回填土模量的原因之一,同时也

是造成两者P-S曲线在后期出现差异的原因之一。 

 
图3 荷载-沉降曲线 

桩身轴力的分布特征图4给出了2组试验的中间桩在两级不同荷载下桩身轴

力的分布。由图可见,桩身存在负阻力,它使桩身轴力的分布发生变化。总体上密

实度较好的第l组土中的桩其上部桩身轴力比第2组小,主要是土承担较多荷载的

缘故。 

 
图4 中间桩桩身轴力图 

4 结语 

以上两组试验表明: 

(l)力扩散路径:竖向应力的传递主要集中在两个区域。一个是浅部土层区,

荷载通过垫层传至桩间土,从而向四周扩散;另一个是通过桩侧阻、端阻将应力传

至下部土层,使应力在侧向土中以及下卧层中向外扩散。浅层土与深层土对应力
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的扩散比例不同,主要与土质和设计参数有关。 

(2)竖向应力分布从垫层底开始,并随着深度的增加而迅速衰减,且在桩身中

下部附近达到最小值;之后随深度的增加而增长,在桩端平面下由于端阻叠加而

达到最值;而后同桩基一样,应力随深度增加而衰减。应力场分布随荷载的变化而

变化,沉降计算应采用与使用荷载相对应的应力分布。 
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列车荷载下螺杆桩复合地基动力特性及承载性状试验研究 

关伟，吴红刚，余仕江，吴术高，朱兆荣 

铁路运输 2022年第 4期  

1 引言 

    本文建立了螺杆桩复合地基在模拟列车荷载下的室内模型试验，测试了在

列车不同运作模式下桩-土系统的动应变、动土压力、累积位移特征；分析了螺

杆桩-土系统在列车荷载下的动力响应时频域特性，并进一步探讨了在不同时速

条件下的频谱振幅相关程度。基于相关性分析及线性拟合方法建立了桩土动应力

变化与列车运行时速的经验关系。通过对复合地基累积位移、桩-土动应力比、

桩-土荷载分担关系、桩体动轴力及桩侧动摩阻力的综合考虑，揭示了列车动荷

载下螺杆桩-土的相互作用机理及荷载传递机制。 

2 模型试验设计 

2.1 模型试验系统及相似关系 

本模型试验依靠西南交通大学岩土试验室的列车荷载模拟系统中进行。整个

试验系统由加载装置(包括激振器、控制系统)、反力钢架、承载板及模型槽组成。

其中模型槽边界由0.5m³0.2m³0.35m的钢块组装而成，可根据模型地基范围自

由调节尺寸。激振器设备最大试验力500kN，最大作动频率30Hz，控制器为德国

MOOG公司生产的控制器，可根据不同列车的重量和运行速度，设置不同的振动波

形，模拟列车荷载的循环加载。模型试验系统示意图如图1所示。 

本文以新建兰州至张掖三四线铁路DK073+405-DK073+692.9区间地基处理工

程为原型参照进行模型试验。如图2，模拟工点的螺杆桩复合地基由褥垫层、地

基土及桩结构组成。为了保证模型代替原型的有效性，二者之间必须满足一定的

相似关系。在重力条件下，完全满足模型相似率是相当困难的。一种可行的方法

是满足部分涉及主要物理参数的相似律，而忽略其他相对琐碎的物理参数。所以，

本试验采用模型体系与原型体系的不严格相似率，允许重力失真。考虑到既有试

验设备及场地条件，本次试验的原型与模型几何相似比取为10∶1。参照孔纲强

等进行的桩-土复合地基模型试验研究案例，本试验地基土、碎石垫层采用原状

材料，模型桩采用与原型桩材料的弹性模量及密度基本相同的材料，即弹性模量

相似常数为1∶1，密度相似常数为1∶1。因此以几何长度、弹性模量和密度作为

基本物理量，其它物理量的相似常数由Buckinghamπ 定理导出，具体如表1所示。 

 
图1 模型试验系统示意图 
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 图2 DK255+150-DK257+870 螺杆桩复合地基处理断面图 

(L=6.5，s=2，d=0.4，单位：m) 

表1 模型相似比 

 

2.2 模型材料特性 

试验模型的地基土主要由表层的粉质黏土及底层的细砂组成，在填筑模型土

时按5cm分层填筑，并逐层夯实，使其密度达到设计要求。粉质黏土及细砂压实

后的基本物理参数平均值见表2所示。根据《高速铁路设计规范》要求，褥垫层

采用级配良好，未风化的碎石，最大粒径不宜大于50mm。通过筛分法得到碎石材

料级配曲线如图3所示，可以看出实验碎石模型材料级配良好，满足试验要求。 

表2 试验地基土物理指标 
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图3 碎石垫层级配曲线 

2.3 传感器布置 

针对桩体以及桩间土体动态受力变形响应特征，试验构建了完整的实时监测

系统。传感器主要采用了动应变片、动土压力盒以及百分表，并利用DHDAS动态

信号采集分析系统进行动应变信号的采集，利用TST-PFM4.10动态信号连续监测

系统进行动态土压力数据的采集。为了尽可能减小模型箱边界效应的影响，考虑

模型中部螺杆桩作为测试对象，在螺杆桩直杆段及螺纹段等间距粘贴动应变片监

测桩体动态变形响应特征。由于温度对电阻式动应变片传感器的影响，对每一个

测试应变传感器连接了对应的温度补偿传感器。动土压力盒以一定纵向间距布置

在桩间土体中以监测土体应力变化。传感器具体布设位置如图5所示。 

  
图4 传感器布设示意图 

2.4 试验加载方案 

由于列车运行产生的动荷载形式受较多复杂因素的影响，试验中对列车动荷

载的完全还原是比较困难的，且目前国内外学者对列车动荷载还没有统一的荷载

形式。因此本研究采用Xuanming等提出的简单的正弦循环荷载来模拟列车荷载，

该荷载可以反映循环特性、车速效应及载重效应。其荷载表达式为： 

            (1) 
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式中：P(t)为作用在模型地基顶部的动荷载(kN)；P0为作用在模型地基顶部的恒

载(本试验取3kN)；A0为动载的半幅值(本文为0.5kN)；为角速度(rad/s)，f为加

载频率(Hz)；t为加载时间(s)。即列车正弦波荷载在2.5～3.5kN范围内循环变化，

其荷载时程如图5所示。 

 

图5 列车模拟荷载示意图 

3 试验结果分析 

3.1 桩-土系统动力响应时域特性 

为了了解在列车动载下螺杆桩在时间域上的受力变形响应变化规律，分别选

取位于桩顶平面(Y01)、桩中平面(Y04)、桩底平面(Y06)测点的动应变响应信号，

在不同时速运行条件下的动应变时程曲线如图6。 
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图6 桩体动应变时程曲线 

4 结论 

本文通过螺杆桩复合地基在模拟列车荷载下的室内模型试验，测试了在列车

多运作模式下桩–土系统的动应变、动土压力、累积位移特征；根据振动信号分

析了螺杆桩–土系统在列车荷载下的动力响应时频域特性，并进一步探讨了在不

同时速条件下的频谱振幅相关程度。结合复合地基累积变形规律表征了螺杆桩加
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固铁路地基的临界速度。基于相关性分析及线性拟合方法建立了桩土动应力变化

与列车运行时速的经验关系。最后通过对桩–土动应力比、桩-土荷载分担关系、

桩体动轴力及桩侧动摩阻力的综合考虑，揭示了列车动荷载下螺杆桩–土的相互

作用关系及荷载传递机制。 
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砂桩群桩复合地基模型试验研究 

朱小军，龚维明，赵学亮 

(东南大学土木工程学院，江苏 南京 210096) 

《岩土工程学报》 2013年S2期 

1 引言 

砂桩法起源于欧洲，主要是对海积软土进行地基处理，20世纪中叶传入中国，

在沿海地带迅速发展，被用来对饱和软土地基进行砂桩加固处理，取得了良好的

经济社会效益。大量工程实践表明，砂桩法用来处理松散砂土、非饱和黏土及饱

和黏土等软土地基，置换了软土地基，作为软土地基的排水通道，加速了软土地

基的固结，有效地提高了软土地基的承载力并减小了地基沉降，且其振动挤密效

果较好，有效地减小了地基的液化作用。而且砂桩法具有施工速度快、效率高及

造价低等优点。国内外对挤密砂桩的研究相对较少，赵明华等以相似理论为基础

进行了大型室内碎石桩复合地基模型试验，对碎石桩复合作用机理进行了深入探

讨。王仙芝等对砂桩群桩复合地基进行了室内模型试验，得出砂桩复合地基的一

些工作性状。郑俊杰等对钢管桩与砂桩多元复合地基进行了一系列室内模型试验，

指出当处理粉细砂类土时，钢管桩与砂桩多元复合地基明显优于砂桩复合地基。

徐东升等针对某海相淤泥软土处理工程，进行了强夯砂桩置换试验，检测了强夯

置换过程中夯坑及其周围土体的变形、超孔隙水压力的增长和消散及深层土体水

平位移，表明砂桩单桩夯击8次较为合理，且强夯后静置7d后超孔隙水压力基本

消散。林鸣等依托港珠澳大桥岛隧工程，对挤密砂桩的原理及特点进行了论述，

详述了海上软土进行挤密砂桩地基处理的设计原理、计算方法及布置方案，并进

行了海上挤密砂桩载荷板现场试验。尽管砂桩复合地基的工程应用广泛，而对砂

桩试验方面的论文资料相对较少，因此，有必要对砂桩复合地基进行相应的室内

模型试验，揭示出砂桩复合地基的工作性状及破坏形态等作用机理，并提出相应

的结论与建议，可以促进砂桩复合地基的理论研究与工程应用。 

2 试验方案 

2.1 试验模型设计 

砂桩复合地基试验布置示意图如图1，模型箱深800mm，长600mm，宽600mm，

正面为20mm厚透明钢化玻璃，其余四面为10mm厚钢板，箱底布设透水钢板及排水

阀，承压钢板平面尺寸为400mm³400mm。模型试验布置简图见图1，主要由加载

装置、反力装置、模型箱及量测系统组成。加载系统由液压千斤顶、压力油泵及

压力表组成，测读系统由自动综合测试系统、频率仪、转换箱、土压力盒及数码

相机组成。共进行了4组模型试验，见表1。 

2.2 试验材料的选取 

砂桩采用PVC管为模子，砂土灌入PVC模子内，在模型箱内软土中成桩。砂桩

用砂采用级配均匀的中砂，其各项物理参数如下：密度为1.67g/cm3，平均粒径

为0.34mm，不均匀系数为1.542，曲率系数为1.104，孔隙比为0.7，密实度为0.535，

内摩擦角为34°，压缩模量为24.2MPa。地基土采用淤泥软土，淤泥土性参数指

标见表2。砂桩的布置如图1，2所示，土压力盒的布置情况如图2，其中桩顶上的

土压力盒埋设于桩顶中心，地基软土上的土压力盒埋设于两桩中点。 
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图1 试验装置简图 

表 1 模型试验 

 

 

图2 砂桩及土压力盒平面布置图 

2.3 试验加载及量测 

本试验首先进行单纯淤泥地基软土室内模型试验，再进行砂桩复合地基的室

内模型试验，单纯软土地基上铺设砂垫层但不设置砂桩，其他参数与砂桩复合地

基室内模型试验一致。砂桩单桩和钢管桩单桩复合地基模型试验采用快速荷载法

进行试验，不考虑时间效应，加载等级为20kPa，加载时间间隔为1 h。砂桩群桩

复合地基采用慢速维持荷载法进行试验，考虑砂桩复合地基时间效应，加载等级
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为40kPa，加载时间间隔为24h。其后每10h进行一次土体位移场记录、桩顶和桩

间土的土压力盒数据采集及加载位移读数采集，共观测300h。并用数码相机拍摄

数字照片记录复合地基的变形观测点。 

表2 淤泥土性指标 

 

3 试验结果及分析 

本次试验得到了软土地基、钢管桩、砂桩单桩及群桩复合地基的荷载–沉降

曲线，如图2所示砂桩复合地基各测点的应力、桩土应力比随荷载变化情况，以

及砂桩群桩复合地基沉降及桩土应力比随时间的变化曲线。 

3.1 荷载–沉降曲线 

在未加固软土地基、钢管桩、砂桩单桩及群桩复合地基4种情况下，荷载–沉

降曲线如图3所示。从图中可以看出，未加固软土地基在荷载作用下的差异沉降

急剧增加且承载力最小，砂桩单桩复合地基比钢管桩单桩复合地基的沉降明显减

小，而砂桩群桩复合地基沉降曲线较缓，发挥了桩间土体承载力，其承载力得到

了充分发挥。 

 
图3 荷载–沉降曲线 

3.2 桩土应力比曲线 

桩土应力比是反映砂桩复合地基桩土受力特性的重要参数，图4为钢管桩、

砂桩单桩及群桩复合地基静载荷试验的桩土应力比随荷载变化情况，桩顶及桩间

土应力取土压力盒测试值的平均值。由图可知，随着荷载的增加，钢管桩复合地

基桩土应力比陡增，砂桩单桩及群桩复合地基桩土应力比增长较缓；加载至极限

荷载时，砂桩单桩及群桩桩土应力比均趋于稳定，而钢管桩复合地基桩土应力比

亦有增长的趋势。 

 
图4 桩土应力比曲线 
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3.3 沉降-时间曲线 

图5为砂桩群桩复合地基沉降随时间变化的曲线。在试验中，每隔24h加一级

荷载，共加载九级荷载，其后维持极限荷载184h，累计加载时间为300h。由图靴

搔痒5可知，加载时间80h内砂桩复合地基沉降增长较缓，加载时间80～200h沉降

增长较快；而当加载完成（时间达到216h）后，由于砂桩复合地基的固结，引起

地基沉降继续增加，但最终趋于稳定。 

 
图5 沉降–时间关系曲线 

3.4 桩土应力比–时间曲线 

图6为砂桩群桩复合地基桩土应力比随时间变化的曲线。在试验中，每隔24h

加一级荷载，共加载九级荷载，其后维持极限荷载184h，累计加载时间为300h。

加载初期，桩土应力比急剧增加，其后渐缓，在完成加载前，保持增长趋势；当

完成加载后，由于桩间软土产生固结，分担更多荷载，导致桩土应力比缓慢增长

一段时间后开始呈现下降趋势，但最终稳定在2～4之间。 

 

图6 桩土应力比-时间关系曲线 

3.5 砂桩复合地基破坏模式 

砂桩单桩复合地基破坏图如图7所示，当加载到80kPa时，砂桩桩体开始发生

鼓胀现象，当加载至极限荷载120kPa时，砂桩桩体呈现鼓胀破坏，而垫层土体未

发生明显破坏。砂桩群桩复合地基破坏模式如图8所示，当加载至240kPa时，边

桩开始发生鼓胀现象，而中心桩未产生明显变形，当加载至极限荷载360kPa时，

边桩明显发生鼓胀破坏，而中心桩亦发生鼓胀现象，垫层土体与边桩连接处亦呈

现剪切破坏现象。 
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图7 砂桩单桩复合地基破坏形态 

 

图8 砂桩群桩复合地基破坏形态 

4 结论 

（1）钢管桩单桩复合地基与砂桩单桩复合地基相比，其承载力低，桩土应

力比增长较快，桩顶应力集中现象明显。 

（2）砂桩群桩复合地基总沉降量小，承载力高，桩土应力比随荷载的增加

缓慢增长，且稳定在2～4之间。 

（3）砂桩群桩复合地基沉降及桩土应力比随时间增长缓慢增加，当加载完

成后，由于软土固结效应，沉降及桩土应力比持续增长，最终趋于稳定，其时间

效应明显，充分发挥了桩间土的承载特性。 

（4）砂桩单桩及群桩复合地基在加载至极限荷载时，桩体发生鼓胀破坏，

群桩复合地基边桩鼓胀严重，而中心桩鼓胀相对较小，且垫层土体与边桩交界处

产生剪切破坏。 
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刚柔长短桩复合地基模型实验研究 

孔德志
１
，雷艳杰

２
，位俊俊

１ 

（1.河南大学材料与结构研究所，河南开封；２.郑州市马寨工业园区管委会，郑州） 

河南大学学报(自然科学版) 2012年 05期  

1 引言 

复合地基是在土体内加入加强体，由土体和加强体共同承担上部结构荷载的

一种地基形式．加强体通常称为桩．根据加强体性质的不同，复合地基可分为散

体材料桩复合地基、柔性桩复合地基和刚性桩复合地基。由于天然土层的多样性，

有时采用多种桩共同处理同一地基，便形成了多元桩复合地基，其具体形式有长

短桩复合地基和刚柔桩复合地基等．多元桩复合地基的设计思想已提出近20年了，

虽然在设计技术方面取得了一些研究成果，但相应的设计理论尚未形成，在工程

应用中更多的是参照单一桩型复合地基的设计方法进行设计计算，这些研究成果

只能被用作单一桩型处理失败后的补救措施．因此，仍需对多元桩复合地基的性

能进行深入研究，为形成相应的设计理论提供依据．本文通过实验，研究由不同

长度的水泥土桩和素混凝土桩组合形成的刚柔长短桩复合地基模型。 

2 实验方案 

2.1实验装置 

在一个1400mm³1400mm³1400mm的方箱中进行实验。采用４根水泥土桩、１

根混凝土桩和开封细砂组成的复合地基模型．四角桩采用截面为80mm³80mm，长

400mm的水泥土桩；中心桩采用截面为80mm³80mm，长600mm的混凝土桩。５根桩

呈十字形布置，中心距为2400mm；褥垫层采用粗砂，厚1500mm．承台采用640mm

³640mm³100mm的钢筋混凝土板。 

用千斤顶分级加载．桩侧贴应变片测试桩身轴力，短桩应变片在各桩的粘贴

位置有所改变以克服短桩长度较短应变片数量不足的问题；砂中埋设压力盒测量

桩间土应力，并采用百分表测量承台顶部沉降．实验装置如图１所示。 

 
图1 实验装置图 

2.2 实验材料性能 
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所有桩均在实验室预制完成后埋入沙箱．为了解材料性能，同期各预留３个

试块，同条件养护后测其性能（如表１所示）。其中，承台与混凝土桩采用同种

混凝土，测试时的龄期为28d；水泥土测试时的龄期为90d。 
表1 材料立方体抗压强度fcu/MPa 

 
实验模型填制完成后，测得桩间土压缩模量约为10MPa。 

2.3 实验方法 

本实验中的桩均在实验室预制，自然养护90d后，在桩侧粘贴应变片，按设

计方案在试箱内进行定位埋设，并同时埋设土压力盒。采用荷载控制法，以分级

加载方式进行实验，每级加载5kN；用SM－4B型智能数字压力表测量千斤顶的压

力，用CM－2B型静态电阻应变仪测量压力盒与应变片的变化情况，并用计算机采

集数据。 

3 实验结果分析 

3.1 荷载与沉降关系 

根据每级荷载Q作用下由百分表测得的承台顶部沉降值s，绘出荷载—沉降曲

线（如图２所示）。 

由图２可知，刚柔长短桩复合地基模型的荷载—沉降关系与一般复合地基相

仿，其曲线大致可分为三阶段：１）０≤Q＜15kN，沉降与荷载大致成正比，桩

间土处于弹性阶段；２）15kN≤Q＜30kN，沉降开始加快且速率逐渐增大，桩间

土已部分进入塑性，并且塑性区逐步扩大；３）Q≥30kN，沉降反而减慢，表明

本次实验沙箱深度过浅，桩端土不断压实，阻碍了塑性区的进一步扩展．说明实

际复合地基模型影响深度应超过600mm，即应超过承台宽度，在有条件时需进一

步探讨。 

 
图２ 荷载—沉降曲线 

3.2 桩身应力 

根据桩侧应变片测量不同荷载Ｑ、不同深度ｄ时短桩和长桩的桩身应力σ ，

结果如表２、表３所示。 

由表２、表３可知：１）当Q＜15kN时，由于桩间土处于弹性阶段，短桩桩

身轴力随深度逐渐减小，而长桩在达到短桩桩端深度之前桩身轴力变化不大。说

明由于短桩桩身刚度较低，变形较明显，其桩侧阻力得以发挥，而长桩由于桩身

刚度较大，变形较小，桩侧阻力较小，二者变形差通过褥垫层得以调节，当达到

短桩桩端深度后，刚性长桩的桩侧阻力才得以发挥，桩身应力逐渐减小。２）继
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续加载，桩间土进入塑性，变形增大，褥垫层不足以调节变形差，使得刚性长桩

承担了大量荷载，长桩桩侧阻力迅速增大，使短桩上部桩侧出现负摩阻力，造成

短桩上部应力为负值，随着深度增加，短桩侧摩阻力逐渐转为正摩阻力，短桩的

作用才得以发挥，而刚性长桩桩身应力随深度逐渐减小。说明长桩侧阻力一直在

发挥作用。３）临近破坏荷载时，由于柔性短桩较短，发生破坏较早，后期增加

荷载主要由刚性长桩承担，造成长桩桩身应力迅速增加。因此，在刚柔桩复合地

基中，由于刚性长桩的存在，柔性桩的侧阻力可传递到较大的深度，实际工程中

柔性桩不宜过短。 
表2 短桩应力 

 
3.３桩间土应力 

根据土压力盒测量不同荷载Ｑ，不同深度ｄ时桩间土的应力σ ，结果如表４

所示。 
表3 桩间土应力 

 
 由表3可知：１）在各级荷载作用下，桩间土应力沿深度均出现两个峰值

点，峰值点深度也基本相同，一点大约位于15cm左右深度，另一点大约位于45cm

左右深度．说明由于桩身刚度具有较大差别时，柔性桩侧摩阻力为负摩擦力，由

于柔性短桩离压力盒测点稍远，桩间土上部应力随着刚性长桩侧摩阻力扩散随深

度逐渐增加，当达到一定深度后，受柔性桩负摩阻力影响，桩间土应力反而降低，

此后柔性桩侧摩阻力由负转正后，桩间土应力转向正常的随深度增加的分布．２）

在40cm深度处由于短桩端阻力的作用，使得桩间土应力迅速增加，同时将造成长

桩一定范围内出现负摩阻力，引起桩间土应力达到另一峰值后再次降低．在荷载

较小桩间土处于弹性阶段时，以上桩间土应力变化幅度较小，当荷载较大使桩间

土进入塑性后，桩间土应力变化幅度显著增大。 

4 结论 

根据以上实验结果，经分析可得出以下几方面结论。 

(1)刚柔长短桩复合地基荷载沉降关系曲线同一般复合地基类似，其关系曲

线分为弹性阶段、塑性扩展阶段和破坏阶段。 

(2)在弹性阶段，各桩均分担一定荷载，并按桩侧阻力和桩端阻力传递，在

短桩端部附近长桩出现一定量的负摩阻力。 

(3)在荷载较大时，桩间土进入塑性后，刚性桩分担较多的荷载，将造成柔

性桩上部出现负摩阻力现象，但可使柔性桩应力传递到较深的位置。 
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(4)长短桩复合地基由于短桩桩端阻力作用，桩间土应力在短桩桩长范围内

出现一个峰值后，在短桩端部以下还将出现第二个峰值。 
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1、扩展基础 

黏性土中扩展基础基底压力分布规律的模型试验 
梁发云 

（同济大学地下建筑与工程系；2018） 

硕士论文 2018年 

1 引言  

本次室内模型试验在同济大学沪西校区结构试验室进行。目前扩展基础基底

压力相关的模型试验多为轴压作用下的砂土、粉土地基，黏性土中的偏心加载试

验研究未见报道。本文在室内大型模型槽中开展黏性土扩展基础基底压力分布研

究，采用轴压、偏压两种加载方式，系统研究宽高比对黏土地基扩展基础基底压

力分布规律的影响。 

2 室内模型试验设计 

本次试验中，混凝土扩展基础试件分两组:轴压试件(AF)、偏压试件(EF)。

国家现行相关规范中，宽高比限值为2.5，实际工程中的扩展基础台阶宽高比大

多集中于2.0-2.5。考虑实际工程应用中的扩展基础基本都有水平荷载作用，只

考虑轴压而设计的基础很少，结合工程经验，轴压试件宽高比只设2.0、4.0两种

情况。为详细探究偏压作用下宽高比对扩展基础基底压力分布的影响，偏压试件

选取宽高比为2.0、2.5、3.0及4.0四种情况。图1为试验用混凝土试件。偏心率

选择较大值0.2，即偏心距10cm。 

 

  
图1 扩展基础试件示意图 
表1 试件设计参数表 

 
各试件设计物理参数见表1，混凝土强度等级为C40，弹性模量3x104MPa，配
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筋为镀锌铁丝。(其中，L为基础长度，B为基础宽度，h为基础高度，e为偏心距，

b为短柱边缘至基础外边缘的距离，偏心率为e/B，宽高比为b/h)原状土晒干后，

使用试验室叉车将其碾碎;过筛网(5目,孔径2mm)，过滤掉杂质，达到重塑土要求，

装袋备用;按重塑土含水率25%的控制指标，加水重塑后装入2.5m³2.5m³1.5m

土箱，形成试验用重塑地基土，重塑过程见图2。 

 
图2 地基土重塑过程 

地基土的主要物理、力学指标见表2，平板载荷试验测定p-s曲线见图3。根

据p-s曲线确定出地基承载力特征值为100kPa，反算得到地基土变形模量为

3.88MPa。 
表2 地基土的主要物理、力学指标 

 
图3 轴心荷载下p-s曲线 

使用试验室自平衡反力架作为加载装置，配合土箱实施静力加载。基底反力

量测系统由应变式BW-1微型土压力盒(直径16mm，厚度4.8mm，量程1MPa，引线8m)

和采集仪组成。加载时，油压控制千斤顶在自平衡的封闭反力架中对试件加载。

试验开始后，预加载12.5kPa并维持30min后，卸载到0;10min之后，开始逐级加

载，进行数据采集(油压、位移、基底反力);初始加载等级为25kPa，每级增加25kPa，

加载等级达到100kPa或者试件出现肉眼可见明显裂缝之后，每级增量减半为

12.5kPa;直至试件发生破坏，不能继续承荷，加载结束。 

3 轴压(AF)试验结果及分析 

对扩展基础试件底部地基土内铺设的压力盒编号，总数27，压力盒布局如图

5所示(边缘预留10mm，防止加载过程中压力盒侧向挤出)。压力盒底部平铺4mm

细砂找平，上覆10mm细砂与扩展基础底面直接接触，压力盒埋设方法见图6。 
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图4 自平衡反力架示意图              图5 压力盒布局示意简图 

 
图6 压力盒埋设示意图 

若将一条线上的压力盒实测数据作为试件基底压力分布，无法反映基础的

“整体”基底压力分布情况，故对所有实测27个压力盒数据进行“均值”处理以

表现试件基底压力整体分布模式。 

区域1、区域2对称布置压力盒，互相校对，将对称位置压力盒数据相加取均

值，如21号、16号压力盒数据取均值，作为(21/16)位置的基底压力数据，如图

7(a)所示。将图7(b)中路径1～4数据求和取均值，可得到基础底面纵向1/2的整

体压力分布情况，轴压情况下，对其进行对称，可得到整个基础底面的纵向整体

压力分布。同理将图7(c)中路径5～8进行求和取均值，可得到整个基础底面的横

向整体压力分布。 

 
图7 均值法数据处理示意图 
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将“均值法”横向、纵向基底反力取均值，可最大限度减小实测误差对基底

反力整体分布的影响，构建试验结果唯一“整体”基底压力分布模式。 

扩展基础试件AF1、AF2进行室内试验轴压加载，其宽高比分别为2(刚性)、

4(柔性)。AF1、AF2的加载等级及试件挠曲随时间变化图如图8所示(其中t为加载

时间，p0为每级荷载作用下的基础平均基底压力；B为基础宽度，s为图5“轴线2”

中21、7、16号压力盒对应的基础试件相应位置位移)。 

每级荷载加载过程中，待基础沉降、压力盒读数稳定后，即进行下一级加载。

AF1试件在加载100kPa时出现明显裂缝，而AF2试件在75kPa时，表面裂缝开展已

较为明显，两者极限载荷分别为225kPa、125kPa。AF1在225kPa加载等级持续很

短时间即发生破坏，无法承荷。由图8(b)可知AF1在150kPa加载等级之前，试件

基本保持平稳下沉，相对挠曲很小；162.5kPa加载等级时，中部沉降陡增，试件

发生显著挠曲，裂缝开展明显，但试件仍可继续承荷。图8(d)为柔性基础AF2试

件挠曲曲线，随加载等级的逐渐增大，试件挠曲平稳增长，未呈现突变态势。 

绘制AF1、AF2试件轴压下基底压力曲线，见图9。图9(a)为宽高比为2的刚性

基础AF1的基底压力曲线，可知加载等级为25～100kPa时，边缘基底压力较均匀

但大于中间部位;加载到100～150kPa时，基底压力呈“波浪形”；大于150kPa

时，基底反力呈较明显的中间大于边缘分布，此时试件裂缝开展较大。由宽高比

为4的柔性基础AF2的基底压力曲线图9(b)可知，黏土地基上柔性基础的基底压力

分布趋于复杂，在加载等级为25～87.5kPa时，均呈“波浪形”分布；加载等级

大于87.5kPa时，中间部位基底压力增速加快，边缘压力不再增加；到125kPa时，

边缘压力反而减小，中间部位压力继续增加。 

 

 
图8 轴压加载等级及试件挠曲示意图 
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图9 轴压加载下基底压力曲线 

4 偏压(EF)试验结果及分析 

偏心加载试件底部地基土内铺设压力盒总数为21，压力盒布置见图10。 

将轴线1、2、3对应的压力盒数据取均值(图11)，作为偏压试件基底反力分

布代表值。 

 
图10 压力盒布置示意简图 

 
图11 均值法数据处理示意图 

偏心加载试件有EF1、EF2、EF3、EF4，宽高比分别为2、2.5、3、4，加载偏

心率为0.2(偏心距为10cm)，极限荷载分别为200kPa、200kPa、150kPa、137.5kPa。

各试件表面出现肉眼可见裂缝时加载等级均为100kPa左右，故本文只分析加载等

级在100kPa之前各试件的基底压力。如图12所示，(a)、(b)、(c)、(d)分别为试

件EF1、EF2、EF3、EF4的基底压力曲线。 

图12(a)宽高比2的EF1试件地基压力曲线显示，各级荷载下，偏心左侧边缘

基底压力明显高于平均值，偏心右侧分布较均匀；EF2基底压力总体分布较均匀，
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最大值出现在偏心左侧，试件中心压力值较小，最小值出现在左边缘；EF3试件

偏心右侧基底压力呈线性分布，左边缘压力值较小，最大值出现在偏心左侧；EF4

试件偏心左侧基底压力总体高于右侧。EF2、EF3、EF4试件基底压力最大值均出

现在偏心左侧测点，左边缘压力反而减小。

 
图12 偏压加载下基底压力曲线 

图13(a)～(d)分别为试件EF1、EF2、EF3、EF4的“轴线2”位移示意图。EF1、

EF2刚性试件在偏压作用下发生整体偏移，左边缘下沉较大，试件整体挠曲很小；

EF3试件在偏压荷载等级较小时，呈现整体偏移，100kPa时试件出现裂缝，中间

位移增大，出现明显挠曲形态；EF4试件在75kPa荷载等级时即出现了明显挠曲现

象，在100kPa时，试件出现了肉眼可见裂缝。

 

 
图13 偏压试件挠曲变形图 

5 结论 

(1)黏土地基上小宽高比扩展基础在轴压作用下，其基底压力分布总体较均
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匀，但中间部位压力较小。当加载等级大于地基土的承载力特征值时，中间部位

压力增速慢慢超过边缘，但此时试件表面已出现明显裂缝；大宽高比柔性基础基

底压力趋于复杂，呈“波浪形”分布，当试件出现裂缝，加载等级超过黏土承载

力特征值时，压力集中于中间部位。 

(2)偏压加载作用下，随着宽高比的增大，基础刚度减小，基底压力最大值

从边缘开始右移，偏心一侧基底压力所占比例减小。小宽高比刚性基础基底压力

最大值出现在试件左边缘(偏心一侧)，总体呈线性分布；宽高比增大，基底压力

最大值变为偏心左侧测点，边缘压力减小。 

(3)小宽高比刚性扩展基础在轴压作用下发生突然挠曲变形，且无预兆，而

大宽高比柔性基础则表现出较好的延性，挠曲变形缓慢发展；偏压作用下，试件

挠曲缓慢发展，小宽高比试件多为整体偏移，大宽高比试件则较早出现挠曲变形。 
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岩石地基上扩展基础的抗剪性能研究 
程毅 

(重庆大学岩土工程) 

硕士论文 2006年 

1 引言 

试验场地位于重庆市渝北区龙溪镇金紫山9号地块，重庆市第一中级法院建

设场地内，场地属构造剥蚀浅丘地貌，试验基岩面在现有地面下约50cm左右，基

岩为红褐色中风化粉砂质泥岩。(地勘设计参数见表1) 
表1 地基设计参数建议值 

 
以岩土地基上基础抗剪设计现场试验系统：测定岩石地基上基础底面的应力

分布情况;检验基础抗剪破坏模式;测定基础的抗剪承载力极限值;并与理论结果

进行对比分析。《建筑地基基础设计规范》GB50007-2002在基础抗剪计算中存在

一些不足，如规范中并没有明确规定岩石地基上基础抗剪的计算公式，对此本论

文通过对岩石地基和土质地基上基础地基反力的分析，研究岩石地基上基础的抗

剪破坏模式，并基于现场试验的结果提出一个适用于岩石地基上基础抗剪计算的

公式。 

2 试验设计 

现场试验是通过对岩石地基上混凝土试件的加载来模拟柱下独立基础(包括

配筋和不配筋)和素混凝土桩(墩)扩大头基础，用刚性压板来模拟柱截面。现场

设计的桩-柱-厚板构成的反力架体系、千斤顶和油泵的加载装置对放置在整平的

基岩面上的试件进行加载，通过在基岩下埋设的压力盒及试件表面贴的胶基混凝

土应变片来测定其各个试件加载时的基地反力分布情况和试件表面的应变发展

情况。对试件加载直至破坏以了解基础的破坏形式同时测出基础破坏时的荷载值，

也就是试件的承载力极限值。(具体见图1)。 

此次试验共有3组18个C20现浇混凝土试件，分别模拟刚性基础、独立柱扩展

基础、桩(墩)扩大头基础。即素混凝土刚性基础G1(850mm³850mm³400mm)、

G2(850mm³850mm³350mm)各3个，记做G1-1、Gl-2、Gl-3和G2-1、G2-2、G2-3。

钢筋混凝土扩展基础K1(850mm³850mm³400mm)、K2(850mm³850mm³350mm)、

K3(850mm³850mm³300mm)，记做K1-1、K1-2、K1-3、K2-1、K2-2、K2-3和K3-1、

K3-2、K3-3。按抗弯承载力计算分别在试件底部配置了双向10D12的HRB335热轧

钢筋(II级钢筋)，保护层厚度为40mm。对于K1,K2在顶部为防止局部承压破坏还

配置了钢筋网片。素混凝土桩(墩)扩大头基础D1(Φ 600³300mm)，记做D1-1、D1-2、

D1-3。 

试验所采用的装置主要由三大部分组成:反力装置系统、加载装置系统、测

量装置系统，见图1，现场试验装置见图2。 
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图中:①刚性垫块②力传感器③千斤顶④加载板⑤试件⑥压力盒⑦应变片 

⑧油泵⑨静态应变测量仪⑩振弦频率检测仪 

图1 设备布置图 

①反力装置:在试验基岩面上用钢筋混凝土现浇了一个桩一柱一厚板构成的

反力架体系，可以通过加上刚性垫块来调整加载系统的高度。主要受力机理为:

反力通过千斤顶作用在厚板上后，由厚板下面的柱传给下面打入基岩的锚桩的抗

拔力来承担这部分反力。如图1、2所示。 

②加载装置:主要由2台YJ一300型千斤顶，1台DYB1OA型油泵，1台ZB10/630

型油泵及压力传感器构成，现场根据实际的荷载情况来组合成加载系统。千斤顶

与地面控制的电动油泵相连，按规定的加载值进行加载。千斤顶与刚性垫块之间

安装了压力传感器，用于实测每级荷载的大小，便于在加载过程中使荷载稳定。

如图1,2所示。 

③测量装置:主要由DH3816静态应变测量仪和60mm胶基混凝土应变片组成应

变测量系统;SMY-110型双膜压力盒和PZX-1型振弦频率检测仪组成基底反力测量

系统;用裂缝读数显微镜进行裂缝观察，并用数码照相机照相存样。整个试验装

置安装好后，在加载过程中由地面工作人员操作进行。如图2现场试验装置。 

 
图2 现场试验装置 

 
图3 压力盒布置图(mm) 
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图4 应变片位置图 

3 各试件试验结果对比分析 

G型试件在600kN时的基底反力曲线如图5。 

 
图5 G型试件基底反力分布对比图(分别为轴向和对角线方向) 

K型试件在600kN时的基底反力曲线如图6。 

 
图6 K型试件基底反力分布对比图(分别为轴向和对角线方向) 

① G2型试件和K2型试件在600kN时的基底反力对比曲线如图7。 

 
图7 G2型和K2型试件基底反力分布对比图(分别为轴向和对角线方向) 
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② D型试件在SOOkN时的基底反力曲线如图8。 

 
图8 D型试件基底反力分布对比图(半径方向) 

4 试件表面应变值及其分布图 

G型试件的应变分布 

由试件表面贴设的应变片在加载中的测值画出了曲线图，以G1-2试件为例，

应变片位置图如图9，加载中的各测点应变变化曲线(拉为正)如图10。 

 
图 9 试件 G1-2应变片布置图 

 
图 10 试件 G1-2测点应变曲线图 
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5 K型试件的应变分布 

由试件表面贴设的应变片在加载中的测值画出了曲线图，以 K1-3试件为例，

应变片位置图如图 11，加载中的各测点应变变化曲线(拉为正)如图 12。 

 
图 11 试件 K1-3 应变片布置图 

 
图 12 试件 K1-3测点应变曲线图 

6 结论 

①岩石地基上扩展基础的基底反力是一倒置的马鞍形，呈现出中间大，两边

小，到了边缘又增大的趋势。而扩底桩的基底反力则是呈现出中间小，到了边缘

则出现比较显著的应力集中现象。其基底反力分布与基础的刚度有关，随着基础

刚度的减小，曲线的中部集中效应要增大;随着刚度的增大，则曲线呈现出边缘

集中的趋势。配筋后基础的基底反力分布比无筋基础的要均匀些。 

②无筋扩展基础的抗剪承载力计算公式:Tl≤0.7A，随基础高宽比的增大，

基础截面的高度由抗弯承载力控制转变为抗剪承载力控制;有筋扩展基础的抗剪

承载力计算公式:Tl≤1.2bh。作为工程实际中的抗剪计算公式加以应用。 

③无筋扩展基础和有筋扩展基础的可视裂缝大都首先出现在基础中部下缘

处，裂缝呈侧面对称出现，荷载不断加大的过程中，基础的一相对侧面和另一相

对侧面的裂缝交替发展。由于裂缝的发展是在两个方向上交替发展，表明在受荷

中基础总是在两个方向上互相交替承担上部荷载，而不是平均分配，即是交替起

着梁的作用。基础破坏形式是井形破坏机构模式而非传统的梯形破坏机构模式，

为基础控制截面的弯矩剪力计算提供参考。 

④基底压力的分布曲线主要与基础高宽比、岩体和基础的弹性模量比值有关，
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而与地基岩体的泊松比、粘聚力关系很小，与内摩擦角的变化无关。其中基础高

宽比、岩体和基础的弹性模量比的影响主要是因为基础和地基岩体的刚度之间关

系的变化对基底反力曲线影响比较大。考虑一定柱子长度对基础基底反力的影响

只在基础中部的影响较为明显，越往边缘，影响越小。 
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上拔荷载作用下扩展基础的颗粒流数值模拟与试验对比 
刘文白，周健 

（上海海事大学 交通运输学院；同济大学 地下建筑与工程系） 

水力学报 2004年 12月第 12期 

1 引言 

对砂土地基上承受上拔荷载作用的扩展基础进行颗粒流数值模拟，并与物理

模型试验结果进行了对比。应用PFC20程序，用细观力学的方法研究上拔荷载作

用下砂土的颗粒结构分布、颗粒速度的变化。通过对剪切带颗粒速度的考察，分

析颗粒间的咬合摩擦和滑动摩擦，判定出土中滑裂破坏面的位置。数值模拟分析

了上拔荷载-基础位移曲线。通过实验室模型试验和现场原型试验，测得土中滑

裂破坏体为曲面锥台与圆柱的组合体，其破裂面与颗粒流数值模拟的结果符合良

好，并分析了荷载-位移关系。细观力学数值模拟的土中滑裂破坏面和荷载-位移

关系能反映物理实物试验的宏观力学特性。 

2颗粒流数值模拟的扩展基础上拔试验 

2.1 颗粒流数值模拟试验的过程 

颗粒流理论是一种细观力学的分析方法，其数值途径是PFC2D(Particle Flwv 

Code in 2 Dimensions)程序。基于离散元理论，Cundall提出了颗粒流理论，通

过圆形(或异型)离散单元模拟颗粒介质的接触运动及其相互作用，允许离散的颗

粒单元发生一定的平移和旋转，可以彼此全部分离并且在计算过程中重新构成新

的接触。将研究对象离散为颗粒单元，对该颗粒赋予所需的力学特性，然后用定

义的颗粒组合为模拟对象进行模拟试验，用颗粒组合成扩展基础，组合成试验箱

的箱体四壁，组合成土颗粒。在颗粒流数值模拟中将模型箱的四壁定义为墙体，

共4道墙，左墙、右墙与下墙的法向刚度kn和剪切刚度ks均为1X103N/m，上墙的

法向刚度kn和剪切刚度ks均为1x103N/m。模型箱的几何尺寸通过箱体四角的几何

坐标定义，并定义适用于模拟基础埋深d为基础宽度b的1.0倍和2.0倍((d=1.0b

和d=2.0b)的模型箱。应用PFC2D在上述给定的墙体范围内生成土颗粒，按随机位

置将颗粒在区域内填充，通过循环来消除试样内部非均匀应力。土颗粒模型是由

球体和圆盘单元构成。经模拟试验比选，土颗粒模型和基础颗粒模型的参数如表

1。需要指出的是，表1中土颗粒的各项指标是颗粒流数值模拟的介质颗粒的自定

义指标，并不是真实砂土颗粒的物理指标。扩展基础由定义为刚性重叠连接的颗

粒组成，将颗粒直径放大，定义颗粒的粘结强度和其它指标，颗粒相互重叠连接，

形成扩展基础。扩展基础的模拟图形见图1。图2为模型箱、箱内土颗粒和扩展基

础经过自平衡后达到模拟试验加荷前的状态。 
表1 颗粒模型的参数 
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图1 扩展基础的颗粒模型成型            图2 模拟上拔试验的成型 

2.2 上拔模拟的实现 

经过生成模型箱、扩展基础和风砂土颗粒且自平衡完成后，删去模型箱上面

的一道墙，解除上墙对模型箱内土体上表面的约束，对扩展基础施加竖直向上的

上拔荷载。上拔荷载T的量纲为“N"。经模拟试验观察，首先估定极限上拔荷载

Tu，然后根据估定的极限上拔荷载Tu分级后加荷。在数值模拟试验中，模拟了两

种基础埋深条件，d=1.0b和d=2.0b(b为基础宽度)。上拔荷载的分级:d=1.0b条件

下，T0=0，T113= 0.1，0.2 0.3,0. 4,0.5,0.6,0.7,0.8,0.9,1.025,1.1,1.2,1.3

（1X103N/m）; d=2.0b条件下T0=0,T110==0.5,1.0,1.5,2.0,2.5,3.0,3.5,4.0, 

4.4,5.0（1X103N/m）。 

3 粒流数值模拟上拔分析 

模拟试验过程中，记录在每一级上拔荷载作用下基础的位移与时步的关系及

达到平衡时颗粒的分布图、速度图，根据每一级荷载作用下达到平衡时的基础位

移得到的荷载与位移关系曲线，求得极限上拔荷载和极限上拔位移，研究细观结

构的变化与真实条件下风砂土试验宏观力学现象的联系与响应。图3-5和图6-8

分别为基础埋深d=1.0b和d=2.Ob条件下，模拟的扩展基础在各级上拔荷载作用下

的颗粒分布图、颗粒的速度图、时步-基础位移图。 

 
图3 颗粒流模拟试验的颗粒分布

 
图4 颗粒流模拟试验的颗粒速度变化 
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图5 颗粒流模拟的时步基础位移(d=1.0b) 

3.1 砂土颗粒的细观结构反应分析 

3.1.1 加荷前后的颗粒排列变化 

在模拟试验中，上拔荷载T7=0.7XlO
5N及其之前颗粒的排列未发生显著变化，

土表面为平面;当荷载增加到T8=0.8XlO
5N时，颗粒的排列发生明显变化，基础底

板脱离板下土体，土表面隆起;在荷载T9=0.9XlO
5
N和T10=1.025XlO

5
N作用下，可以

观察到土中出现滑裂面，滑裂面附近土颗粒的孔隙明显增大，基础底板脱离板下

土体，土表面隆起较多。在颗粒流数值模拟的二维平面图中，滑动破坏面表现为

有一定宽度的滑动破坏带，可称其为剪切带，图3（b)可观测到土颗粒的松弛区

域沿基础边缘至土表面具有一定的宽度，是有一定宽度的滑动区域。 

  

 
图6 颗粒流模拟的时步一基础位移((d=2.0b) 

3.1.2颗粒的受影响区域 

图4(a)表示荷载等级较小时的颗粒速度分布，图4(b)表示破坏荷载时的颗粒

速度分布，图中箭头的长短表示速度值的大小，“点”为速度值等于零或极小。

相比较，荷载等级小，速度的分布范围广，速度值小，受影响区域大;受影响区

与未受影响的区域之间有一过渡带，区域边界不明显，颗粒的速度从基础的中心

向四周逐渐扩散，表明在荷载较小时，由于粒间位移较小而颗粒的咬合摩擦使应

力得到扩散;随荷载增加，影响区外颗粒的速度减小，过渡带的颗粒由咬合摩擦

变为表面摩擦;随荷载的增加，影响区范围逐渐减小，区域内的颗粒速度增大，

区域边界逐渐明显;在破坏荷载下，影响区域的速度较大，区域外的颗粒速度为

零或很小，区域边界的颗粒滑动摩擦，受影响区域边界明显，可作为判定破坏滑

动面的条件。 

3.2 上拔荷载与位移的颗粒流数值模拟 

图7表示分级荷载与相对应的最大位移的数值模拟关系。根据荷载与位移关

系曲线、时步与荷载关系曲线、颗粒分布图分析;在荷载T=1.025XlO5N (d=1.0b)

和T=3. 5XlO5N(d=2.0b)时，模拟基础发生上抬，土中的受影响区域边界明显，

颗粒的松弛区域形成了滑裂破坏面;时步一荷载曲线的形状发生改变，曲线形状

由荷载较小时的凸曲线型变化为荷载破坏时的斜直线型;速度图中的速度值分布

有了明显的受影响区和未受影响区而且界限分明。经对比及综合分析，确定极限
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上拔荷载为:基础埋深d=1.0b时，极限上拔荷载Tu=1.025X1O5N，相应的极限上拔

位移Su=0. 555cm;基础埋深d=2.0b时，Tu=3.5X1O5N,Su=0.722cm。荷载位移关系

曲线的初始段为直线段，表明土体的荷载-位移关系为直线变形关系，随荷载增

加而位移增加速率小;曲线中段为过渡段，弯曲曲线表明土体上拔位移增加，土

体抵抗上拔的能力逐渐发挥到最大;曲线的末端为下降段，位移速率较大，表明

土体逐渐的发生破坏。 

 
图7 上拔荷载-位移模拟曲线 

 
4 拔荷载作用下的实验室模型试验和现场原型试验 

进行了扩展基础的实验室模型试验和现场原型试验，试验土为细砂，共做1#

型箱和2#型箱的模型试验以及4次现场原型试验。试验了上拔荷载、位移、土中

应力和土体破裂面。图10为模型试验和现场原型试验的上拔荷载T与基础上拔位

移S的关系。T-S曲线旁注数字为试验序号，试验条件见表2。对比1#模型、2#模

型和原型试验的结果，T-S曲线的特征是一致的，可用图10(f)的T-S特征曲线来

表征。曲线初始段为直线，位移速率小，土体呈直线变形体性状;随荷载增加呈

曲线，土中局部出现塑性区，位移速率增加，土体处于弹塑性阶段;荷载继续增

加，曲线出现陡降，土体整体剪切破坏。 

土体的破坏形成。观测到破坏土体近似为倒锥台状的曲线回转体(基础埋深

d/b=1.0)，和曲线回转体与圆柱体的组合体(d/b>1.0)，地表裂缝是环状裂缝。

图11为1#、2#模型和原型试验的土中破裂面的实测值和数学拟合值，曲线旁标柱

数值为破坏面实测点的坐标值。经数学拟合，上拔破裂土体的几何形式为:在土

表 下 d/b=1.0 范 围 内 为 曲 线 回 转 体 ， 该 曲 线 可 为 圆 弧 ， 圆 弧 半 径

R=d/sin(60°+/2)，其中d=1.0b,小为土的有效内摩擦角;在土表下超过1.0b的

部分为圆柱体，圆柱体半径R´1=b/2。 
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图8 原型和模型试验荷载-位移曲线 

5 粒流数值模拟与物理实物试验的结果对比 

5.1 土中破裂面的对比分析 

根据颗粒流数值模拟的颗粒分布及颗粒速度，可以分析土中滑裂破坏面。将

图9（c、b)所示的滑裂破坏面实测图形按相同比例尺，分别与图3（b)的颗粒分

布图进行组合，形成图10。对比土中滑裂破坏面的实测值、数学拟合值和数值模

拟图形可见，颗粒流数值模拟的破裂面与实测破裂面的拟合较好，颗粒流的细观

结构分析结果反映了土体破坏形式。 

5.2 荷载位移关系的对比分析 

图11曲线表示了基础荷载-位移关系的实测曲线与数值模拟曲线。图中曲线

旁编号“d=1.0b”和“d=2.0b”表示颗粒流数值模拟试验结果，曲线旁编号“39-1”

“40-2”、“41-3”、“42-4”试验条件见表2。颗粒流数值模拟的荷载-位移关

系曲线特征与真实条件下原型试验的荷载-位移关系具有相关一致性。 

由图13可见颗粒流数值模拟的荷载-位移关系曲线与真实条件下的试验结果

的共同点有: 

（1）荷载-位移曲线的特征基本相同，均有初始直线段、中间曲线过渡段和

末端下降段; 

（2）基础埋深条件相近时，荷载-位移曲线曲率形状相近。这表明颗粒流数

值模拟的荷载与位移的关系基本反应了土体的实际宏观力学现象。颗粒流数值模

拟曲线与试验曲线的差别为模拟曲线的陡降段不很明显。 

 
图9 拔破坏土体形状 
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图10 滑裂破坏面的数值模拟、实测和数学拟合对比

 
图11 荷载-位移数值模拟曲线与实测值的对比 

6 结论 

进行了两种基础埋深的颗粒流数值模拟上拔试验和物理实物上拔试验，研究

了风砂土扩展基础的上拔承载性能。研究结果如下: 

(1)在上拔荷载较小时，颗粒的排列未发生显著的变化;当荷载增加到接近极

限上拔荷载时，土中出现颗粒排列疏松区，土表面隆起较多。 

(2)颗粒结构受上拔荷载的影响形成一个倒锥台的区域。随荷载的增加，受

影响区域范围渐小而边界渐明显形成倒锥台区，区内的颗粒速度与区域外相比而

明显增大。随荷载增加，受影响区域边界的颗粒由咬合摩擦发展到滑动摩擦。土

中滑裂破坏体是一个二次曲线的倒锥台形状(d/b=1.0)或倒锥台与圆柱的组合体

(d/b=2.0)。 

(3)物理实物试验表明，上拔荷载-位移曲线的曲率、性状一致，曲线为初始

直线段、中间曲线过渡段和陡降段。 
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(4)颗粒流数值模拟的T-S曲线特征与物理实物试验的相关一致;颗粒流数值

模拟判定的土中滑裂破坏面与物理实物试验的实测值一致。 

(5)颗粒流数值模拟的上拔荷载、基础位移与颗粒分布、速度的细观结构变

化密切相关，颗粒流数值模拟的细观力学反应与土体的一些宏观力学现象密切相

关，可以通过数值模拟土体细观结构变化对土的宏观强度、变形以及土与结构物

的相互作用进行初步研究。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

151 

基础宽高比对扩展基础基底压力分布影响规律数值模拟与试验验证 
王杰

1
，梁发云

1
，*李元齐
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罗金辉
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(1．同济大学地下建筑与工程系 2．同济大学建筑 3．国网四川省电力公司 

经济技术研究院；） 

岩土力学 2017年 12 月第 33卷第 6期 

1 引言 

扩展基础的基底压力分布是地基基础共同作用分析的经典问题，在国内外的

设计规范中，对于基础宽高比小于或等于 2.5的情况，通常假定基底压力为直线

分布形式。然而，已有研究表明，扩展基础基底压力实际分布型式与直线型假定

相去甚远。采用 ABAQUS 有限元软件建模，并将数值模拟和已有试验结果进行对

比分析，探究设计荷载下不同宽高比基础的基底压力分布模式，分析表明，随着

基础宽高比的增大，刚性基础变为柔性基础，其基底压力分布逐渐变复杂，呈向

中间部位集中趋势。 

2 数值模拟方法与试验验证 

2.1 与刚性板模型试验的对比 

国家《建筑地基基础设计规范》中将扩展基础的宽高比定义为

T=（
基础底板宽度-柱宽

2
）/h，其中，h为基础高度。文献开展了筏式基础的室内模型

试验，刚性基础尺寸为100cm³100cm³20cm，圆柱直径为20cm，此刚性基础的台

阶宽高比T=2。试验在模型槽填筑人工换填粉土，深2.5m，其下为原状粉质黏土。

地基土的主要物理力学指标详见表1。试验方案及结果详见文献。 
表 1各层土的物理力学指标 

2.1.1 有限元模型的建立 

ABAQUS数值计算模型采用100cm³100cm³20cm的混凝土板，土体尺寸为

5m³5m³2.5m，有限元模型如图1所示。混凝土板采用线弹性本构关系，杨氏模

量为30GPa，泊松比为0.2;土体采用摩尔-库伦模型，杨氏模量为25MPa，泊松比

为0.3，摩擦角为18°，剪胀角为12°，黏聚力为20kPa。各参数取值依据相关说

明如下。表1所示的人工换填粉土压缩模量沿深度平均值约为10.7MPa，文献指出

在缺少试验数据时，可根据上海地区经验取土体杨氏模量为2.5～3.5倍压缩模量。

经试算，本算例取为2.5倍压缩模量。ABAQUS手册中指出剪胀角并非常数，通过

实验数据反算得到本试验土体剪胀角为12°。 

土体底面施加X、Y、Z三个方向的位移约束边界条件，四个侧面约束法向位

移。荷载以圆柱作用在板上的形式加载，实际模型中在板中央处直径0.2m的圆形

上施加“pressure”(均布应力)，施加荷载之前需要对土体进行“地应力平衡”。

为便于有限元结果的提取和表达，定义接触面处的混凝土板中心轴为“Path1”，

取

土
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度
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如图1所示。提取每级荷载下“Path1”路径上的Z向应力“S33”。 

 
图 1 有限元模型 

2.1.2有限元模拟基底压力分析 

有限元模拟中所加各级荷载均为轴压，其中心轴处基底压力分布曲线见图2。

B为基础宽度，x为距离基础中心轴的坐标，pc为基底压力(contactpressure)，

虚线为基底压力对称点。 

 
    图2 刚性基础中心轴处基底压力          图3 刚性基础中心轴处基底压力

 
图 4 刚性板压力-沉降曲线 

对比文献中实测试验结果(图3)，基底压力分布特征基本吻合。数值模拟结

果:第六级荷载(340kPa)为分界线，之前基底压力均中间小，两端大，呈“抛物

线型”分布;340kPa时，两端基底压力增量减小，开始出现“马鞍”形分布;荷载

继续增加，逐渐向中间集中，呈中间大、两端小的“漏斗”形分布，且趋于稳定，

达到土体极限承载力。观察各级荷载下基底压力的分布曲线图，可看到每级荷载

下的基底压力相比平均基底压力偏小。 
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图 5 等效塑性应变云图               图 6 基底压力三维示意图 

2.1.3 有限元模拟沉降分析 

现场载荷板试验用来研究地基变形和破坏，在工程现场对置于地基土上的载

荷板逐级施加荷载，观测沉降随时间的发展过程及最终沉降量，将试验结果绘制

成p-s(压力-沉降)曲线。数值模拟p-s曲线(图4)上存在两个拐点，第一个拐点

a(100kPa左右)对应的荷载为临塑荷载(pcr)，地基处于弹性状态;第二个拐点

b(300kPa左右)对应的荷载为极限荷载(pu)，p-s曲线呈向下转折趋势，此阶段地

基中出现了塑性变形区。实践经验表明，地基中塑性变形区的深度为1/4基础宽

度时，对于本文即地基土允许产生的塑性区最大深度zmax=0.25m所对应的临界荷

载。提取数值模拟土体竖直方向中线处剖面的PEEQ(等效塑性应变)云图，如图5

所示，可见在p=90kPa时，地基土尚未进入塑性;在p=98.8kPa时，混凝土板边缘

下地基土进入塑性，塑性区开展深度0.25m左右，即对应p1/4临界荷载;在

p=234.4kPa时，基础边缘塑性变形区贯通形成连续滑动面;在p=640kPa时，塑性

区扩展加剧，深度约2m。提取p1/4临界荷载98kPa时，混凝土板、地基土接触面的

节点坐标及其对应的竖向应力(S33)，使用MATLAB软件绘制基底压力三维示意图，

如图6所示。三维示意图可直观地表现出基底压力的非均匀分布。总体趋势中间

部分压力比四周大，呈“抛物线”形分布，越靠近边缘，其压力增大趋势越明显，

四角处应力集中明显。 

2.2 与柔性板模型试验对比 

1988年黄熙龄、郭天强通过轴心加载不同板厚的钢筋混凝土板，获取其基底

压力、破坏性状等，从而综合评价钢筋混凝土板的刚性。板尺寸为100cm³100cm，

厚度h分别为10cm、12.5cm、16cm及20cm;中压缩性土;加载等级相同。分别测量

基底压力、挠度，记录破坏特征。根据基底压力分布情况将板分为两类:柔性筏

板(h为10cm和12.5cm)和刚性筏板(h为16cm和20cm)。 

为与前述刚性基础结果形成鲜明对比，故下述数值模型选取板厚h=10cm的钢

筋混凝土板进行建模分析。根据扩展基础台阶宽高比定义，中心加载柱宽为20cm，

该基础宽高比T为4。黄熙龄指出，在新规范修订过程中，经讨论，采用厚跨比等

于或大于1/6时，基础压力可采用线性分布。试验中使用的16cm及20cm厚的钢筋

混凝土板，均归为“刚性筏板”，基底压力可采用线性分布计算基础内力的限值。

下文的ABAQUS建模过程与前述模型基本相同，板厚10cm，不再赘述。荷载加载等

级50kPa、100kPa、150kPa、200kPa、250kPa。各级荷载下基础板中心轴基底压

力分布见图7。各级荷载压力曲线总体呈中间大于边缘的趋势;50kPa、100kPa作

用下呈“马鞍”形分布，荷载继续增加，压力向中间部位集中趋势愈加明显，呈

“漏斗”形分布;基底压力最大值稍大于平均基底压力。文献记载的实测试验结

果(图8)，当h/l=0.1时，基础压力均为碟形。当集中荷载为100kN时，挠曲达0.8‟，

出现开裂;继续加载，压力集中在中部，出现弯曲破坏，地基承载力未充分发挥。 
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图7 柔性基础中心轴处基底压力           图8 柔性基础中心轴处基底压力

 

3 不同宽高比下基底压力分布模式 

为详细对比不同宽高比下基底压力分布模式，ABAQUS数值模拟采用

100cm³100cm的混凝土板，上部加载柱的平面尺寸为20cm³20cm，宽高比T取1.5、

2、2.5、3、3.5、4、5，板厚度分别为26.7cm、16cm、11.4cm、8.89cm及8cm，

地基土为粉土。模型中土体尺寸为5m³5m³2.5m。混凝土板采用线弹性本构关系，

杨氏模量为30GPa，泊松比为0.2;土体采用线弹性和摩尔-库伦本构关系，杨氏模

量为50MPa，泊松比为0.3，摩擦角为18°，剪胀角为12°，黏聚力为20kPa。前

文中，分析重点在于不同荷载下基底压力的变化趋势，基底压力提取时，选取接

触面中间“Path-1”，并舍弃边缘奇异点，由图6可看出中线处基底压力值明显

偏小。为得到更精确的基底压力分布，本部分数据处理采用“均值法”:将与

“Path-1”垂直的“Path-2”上所有点基底压力求和取平均值作为“Path-1”

上一点“Pointi”的基底压力值。同时，将接触面边缘土体网格加密，以减小边

缘奇异点对结果的影响。 

4 p1/4荷载下不同宽高比基础的基底压力分布 

图9－图13分别为宽高比T=1.5、2.5、3.5、4.5、5基础在设计荷载(p1/4)作

用下，采用“均值法”得到的基底压力分布形式。 

 
        图 9 基底压力曲线(T=1.5)                 图 10 基底压力曲线(T=2.5) 

  
  图 11 基底压力曲线(T=3.5)                图 12 基底压力曲线(T=4.5) 
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   图 13 基底压力曲线(T=5)                 图 14 基底压力归一化曲线 

将上述设计荷载下不同宽高比基底压力进行归一化处理(图 14): 

纵坐标: m =
基底压力数值模拟结果

p1/4
 

纵坐标: n =
x

𝐵
 

综合分析图 9－图 14，设计荷载作用下，宽高比 T从 1.5增加到 5，扩展基

础刚度由刚性变为柔性，基底压力分布从“抛物线”形逐渐向中间部位集中。规

范限值内(T≤2.5)，刚性板基底反力模式相对简单，边缘应力集中明显，中间部

分值相差不大;T＞2.5 的大宽高比柔性板基底反力分布模式较复杂，T=3.5 时，

基底压力呈现“马鞍”形分布;T继续增加“马鞍”形分布越来越明显。 

5 结论 

本文对刚性板下基底压力进行了较为详细的探讨，其抛物线-马鞍-漏斗形的

分布规律符合已有理论和试验结果。设计荷载(p1/临界荷载)下基底压力呈边缘

大、中间小的“抛物线”形分布。对柔性板基底压力的数值模拟进行了简要分析，

压力向中间部位集中趋势明显，呈“漏斗”形分布。通过不同基础台阶宽高比

(T=1.5～5)设计荷载下基底压力的对比，可知刚性基础(T≤2.5)基地压力分布较

简单且差别很小;宽高比继续增加(T=3.5、4.5、5)，变为柔性基础，基底压力分

布模式逐渐变复杂，由“抛物线型”变为“马鞍型”，呈慢慢向中间部位集中的

发展趋势。由于土与上部结构物相互作用的复杂性，涉及的影响因素太多，理论

分析和试验量测均存在很多的困难，尤其柔性板下基底压力还需要更多的模型试

验和原位测试，提高对客观规律的认识。 
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2、柱下条形基础 

墙下条形基础与层状横观各向同性地基共同作用 
艾智勇 

1, 2
，张逸帆 

1, 2
 

（1.同济大学 地下建筑与工程系；2.同济大学 岩土及地下工程教育部重点实验室） 

岩土力学 2014年 6月第 37卷第 5期  

1 引言 

运用对偶积分方程来求解层状横观各向同性地基与墙下条形基础的共同作

用问题。从直角坐标平面应变问题控制方程出发，通过傅里叶（Fourier）变换

和层间连续性条件，可以得到层状横观各向同性地基的传递矩阵解。基于该传递

矩阵解，并利用条形基础与地基接触的混合边值条件，推导出一组关于基础挠度

和地基反力的对偶积分方程。考虑墙下条形基础受到竖向集中荷载的情况，利用

弹性薄板理论先求解出条形基础挠度；随后应用雅可比（Jacobi）正交多项式和

级数展开的方法，将对偶积分方程转化为线性代数方程组进行求解。编制了相应

的计算程序，其计算结果与有限元软件ABAQUS的结果基本吻合，从而验证了所提

理论的正确性。算例分析表明，板土相对刚度与地基成层性对地基反力、地表沉

降和沿z轴竖向正应力有很大的影响。 

2 层状地基传递矩阵解 

从直角坐标平面应变问题控制方程出发，通过Fourier变换和层间连续性条

件，可以得到层状横观各向同性地基的传递矩阵解。层状横观各向同性地基平面

应变问题的地基解已经有较为精确、成熟的理论研究，本文直接引用艾智勇等推

导出的传递矩阵解，故此处不加以详述。传递矩阵的推导过程中需定义Fourier

变换以及逆变换： 

        
 𝑈 ，𝑍 ，𝑋 ，𝑊  =   𝑈，𝑍，𝑋，𝑊 

+∞

−∞
𝑒𝑖ξx𝑑𝑥

 𝑈，𝑍，𝑋，𝑊 =
1

2𝜋
  𝑈 ，𝑍 ，𝑋 ，𝑊  

+∞

−∞
𝑒−𝑖ξx𝑑ξ

        （1） 

式中：为关于 x的 Fourier变换参数；𝑈 =
𝜕𝑢𝑥

𝜕𝑥
，W = 𝑢𝑧，𝑋 =

𝜕𝜏𝑥𝑧

𝜕𝑥
，Z = 𝜎𝑧；ux

和uz分别为向的位移；𝜎𝑧为z面上的法向正应力；𝜏𝑥𝑧为剪应力。 

单层横观各向同性地基平面应变问题在 Fourier变换域内的传递矩阵解可

以表达为 

                𝐺  ξ，z = Φ ξ，z 𝐺  ξ，0                  （2） 

式中：𝐺  ξ，z =  𝑈  ξ，z ，𝑍  ξ，z ，𝑋  ξ，z ，𝑊  ξ，z  
𝑇
；Φ ξ，z 为单

层地基传递矩阵。 

对于层状地基，假设相邻两层完全接触，且每一层是均匀的。利用其层间连

续性条件，即可建立起地基底部与地表面之间的关系： 

                                （3） 

式中：hn为地基的总深（3）表示为矩阵形式： 

                    （4） 
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式中： fij 为各层传递矩阵连乘后矩阵的具体元素. 

3 层状地基与弹性条形基础共同作用 

层状横观地基与弹性条形基础接触问题如图1所示，Evi、Ehi和Gvi分别为第i

层土的竖向弹性模量、水平向弹性模量和竖直面上的剪切模量，μ vhi和μ hi为第i

层土的水平向应力引起的正交水平向应变的泊松比和竖直向应力引起的水平向

应变的泊松比。基础变形如图2所示，b为基础宽度的一半，h为基础高度。假设

层状地基底面固定，那么地基底面边界条件为 

                                  （5） 

        
图1 层状横观各向同性地基与弹性条形基础 

 
图2 弹性条形基础变形示意 

假设弹性基础与地基表面光滑接触，则地基表 面边界条件为 

                （6） 

式中：q（x）为地基反力；ω 0为弹性基础底面中心处的竖向位移；Δ ω（x）

为弹性基础底面相对于中心处的挠度。 

将式（5）、（6）进行Fourier变换，并代入式（4），可得 

           （7） 

式中：q(ξ )为地基反力q(x)在 Fourier变换后的量。 
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展开式（7），化简可得 

                                         （8） 

其中： 

                                        （9） 

对式（6）第2、第4式进行Fourier变换，并结合式（8），可以在变换域内

推导出一组关于地基反力的对偶积分方程组；在此基础上，利用被积函数的对称

性及Fourier逆变换，于是可得 

                （10） 

4 数值计算与分析 

将地基退化为单层横观各向同性地基，与ABAQUS计算结果进行比较，以验证

本文计算结果的正确性。算例条件为：弹性条形基础的宽度为2b，基础厚度h 

=0.2b，Ef=10000MPa，μ f=0.2；土层厚度Δ h=6b，Ev=10MPa，Eh=20MPa，Gv=5MPa，

μ h=μ vh=0.3。定义变量σ zb/Evω 0、uz/ω 0、x/b依次为无量纲竖向应力、竖向位

移和水平距离。地基反力和地表沉降分别可见图3、4。由两图可见，本文计算结

果与ABAQUS所得的结果吻合较好，说明计算结果是正确的。 

 
图3 本文结果与ABAQUS的地基反力结果对比 

 
图4 本文结果与ABAQUS的地表沉降结果对比 
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板土相对刚度对计算结果的影响定义板土相对刚度：𝑘 =
𝐸𝑓

𝐸𝑣
 1 − 𝜇𝑣ℎ

2   
ℎ

𝑏
 

3

 , 

并取k分别为10、1、0.1进行计算。除基础弹性模量Ef 外，该算例其他条件均同

6.1节。地基反力和地表沉降分别可见图5、6。由图5可见，随着k的减小，基础

中心处的反力逐渐增大，而基础边缘处的地基反力却逐渐减小。由图6可以发现，

k对地表沉降曲线的趋势有较大的影响，基础的沉降随着k的减小不断减小。 

  
图5 k对地基反力的影响                   图6 k对地表沉降的影响 

地基成层性对计算结果的影响此算例取3层横观地基，讨论5种不同工况，分

析地基成层性对计算结果的影响。土层厚度为▣h1=▣h2 =▣h13=3b 。基础弹性

模量、土体竖向弹性模和剪切模量的取值可见表1，土体水平弹性模量为其竖向

弹性模量两倍，其他条件均同6.1节。定义变量𝜎𝑧𝑏/ 𝐸𝑣
   𝜔0 、z/b分别为无量纲竖

向应力和深度。其中，𝐸𝑣
   为工况1中土体竖向弹性模量的加权平均值。地基反力

和沿 z-轴竖向正应力可参见图7、8。 
表1 计算工况参数一览（单位：MPa） 

 
从图7、8可见，工况2、3的地基反力和沿z-轴竖向正应力基本一致，而工况 

1却明显大很多，故上层土体的弹性模量对基地反力影响更显著。比较工况1、4，

工况2、5可以发现，基础刚度越大，地基反力分布越陡峭；土体上部竖向正应力

随基础刚度增加而减小，而下部土体的竖向正应力却几乎不受其影响。 

  
图7 地基成层性对地基反力的影响         图8 地基成层性对z-轴竖向正应力的影响 
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5 结论 

基于层状横观各向同性地基的传递矩阵解，再利用条形基础与地基接触的混

合边值条件，推导出一组关于基础挠度和地基反力的对偶积分方程，考虑墙下条

形基础受到竖向荷载的情况，利用弹性薄板理论先求解出条形基础挠度，然后应

用Jacobi正交多项式，将其转化为线性方程组，以求解得到土体的位移与应力。

通过与ABAQUS计算结果的比较，验证了本文理论的正确性。算例分析表明：板土

相对刚度和土体的成层特性对地基反力、地表沉降与沿z轴竖向正应力有着明显

的影响。 
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旧办公楼改扩建设计施工技术处理措施 
廖显东

1
， 王真平

2
 

（1 上海经纬建筑规划设计研究院；2上海晓宝钢结构有限公司） 

建筑结构 2016年 3月第 46卷第 5期  

1 工程概况 

某旧建筑为上海某乡政府行政办公楼，该建筑1991年建成并于2006年进行了

全面改造，改造后使用至今效果良好。改扩造主要包括主体结构破旧修缮、改造、

加固;地基处理和基础加固;新扩建建筑以及新扩建建筑与老建筑的连接处理。涉

及到的改造技术全面、合理、有特色，对今后的旧建筑改造技术发展有一定的借

鉴意义。 

旧办公楼建筑平面为槽形，正面即南面为四层砌体结构，西面为三层框架结

构，东面为三层砌体结构。屋面和楼面均采用预制板结构，使用过程中预制板接

缝处开裂严重，屋顶漏雨无法浅层修缮，墙面局部也发生老化开裂危及结构安全，

加上原有布局不合理，远远不能满足使用要求，必须进行改扩建。本着安全、经

济、适用、合理的原则和低投入、高成效的方针，业主和设计单位经过多次沟通，

改造方案拟定为:清除屋顶预制板，重新现浇屋面板和增设保温防水层;原有办公

室进深太小，不满足办公使用，正面中间部分往南扩宽2m，东侧和西侧部分结构

往南扩出4m;东面三层砌体结构部分增加一层;大厅中敞开式楼梯改造成封闭楼

梯，并增设一部电梯;设计时按现行的相关规范进行新功能布局下结构验算和分

析，对不满足承载力强度或抗震构造措施的局部墙体采取加固处理。改扩建前后

的现场照片见图1，2。 

    
图1 改扩建前                          图2 改扩建后 

改扩建工程中最关键的是结构方案的选择。结构方案合理与否直接关系到旧

建筑改扩建工程的成败，不合理的结构方案会造成改造成果不理想，影响正常使

用，严重的还会影响结构的安全。结构方案的选择主要需考虑因素包括以下几个

部分:旧建筑和改扩建部分之间的衔接以及在老结构基础上局部增设一层;主体

结构的强度、稳定和地基基础的承载力和沉降;改扩建后改变的功能布局需要满

足较大的开间和较高的净空要求，旧建筑层高为2.6m，这就要求增设的梁柱截面

高度应尽量小。基于以上几点因素，新扩建部分结构最终采用钢结构，并对原有

结构和基础进行加固处理，墙体采用保温幕墙板和轻质装饰内隔墙。这种方案结

构强度高、自重轻、柔性好、施工方便、改造简单易行。 

2 设计、施工处理措施 

改扩建部分与旧建筑结合处的处理方法主要是考虑两者之间的温度变形和

沉降差。如果采用沉降缝来调节两者之间的沉降差，基础、楼面和屋面结构均应

全部脱开，这样处理起来非常麻烦，效果好坏也不能确定。经过反复计算和探讨，

最终采取的方案是不设置沉降缝，对主体结构和基础采取相应的处理措施。 

2.1结构基础 
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旧建筑已经使用15年，基础沉降达到了稳定，但上海属于软土地区，为了减

小新扩建部分沉降和新旧建筑之间沉降差，采用的主要措施为:1)地上结构形式

选用自重轻、柔性好的钢结构;2)扩建部分地下基础采用柱下条形基础，并且同

旧建筑基础之间采用植筋连接方式连成一个整体。图3中间部分虚线为旧建筑基

础，新建结构条形基础为图中两侧部分。新建结构基础下部钢筋化学植入旧建筑

基础内部，上部钢筋直接跨过原有基础，并且在旧建筑基础与新建基础结合的表

面进行凿毛处理，有利于增强新老混凝土之间的粘结。新老基础浇筑成一个整体

也减小了旧建筑与新扩建基础间的沉降差，使新旧基础整体沉降。旧建筑地基虽

然经过长时间的固结沉降，地基承载力特征值有所提高，但在局部加层增加荷载

和新旧建筑间存在沉降差双重要求下，在施工前对地基进行了压密注浆，如图4

所示，在旧建筑及其周边3m范围内以1m间距矩阵布设注浆孔，等压密注浆具有一

定强度后，再对上部结构进行改扩建。 

 
图3 基础加固图 

2.2 主体结构 

现浇楼面板同墙体连接如图5所示分三种情况:1)需要搁置在墙体上的现浇

钢楼承板嵌入墙体内一半，直接搁置在圈梁上(图5(a));2)无需搁置的现浇钢楼

16@300植入墙体圈梁中(图5(b));3)需要搁置的现浇混凝土

楼板嵌入墙体内一半，直接搁置在圈梁上(图5(c))。图6为新扩建部分钢结构楼

面梁同墙体圈梁采用M20化学植筋连接。钢结构的柔性比较好，能调节新旧结构

之间的小变形差，并且辅以楼面建筑装饰和立面幕墙以达到新旧建筑交接处美观

和功能完美结合的目的，使得新旧结构融为一体。 

 
图4 地基注浆处理平面图 

2.3 施工阶段 

扩建部分沉降在施工完后基本上能达到最终沉降量的70%，在实施既定的处

理方法后，即使出现新旧结构之间细微的变形差，也可以在装修阶段解决。 

新旧结构两者之间的温度变形也是设计中需解决的关键问题之一。现浇楼板

与墙体的柔性连接，以及扩建部分楼面钢梁同旧建筑混凝土梁、柱、圈梁间的柔

性连接，能够更好地适应相互之间的变形。屋顶增设圈梁和屋面板整体浇筑，保
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证了屋面的整体刚度和防止墙体的不均匀变形造成屋面板和墙体之间的开裂，解

决了屋顶漏水、渗水难题。对新旧结构的连接采取一些局部加强措施，防止后期

使用期间新旧建筑连接处发生破坏。 

 
图5 现浇楼板与墙体连接图 

 
图6 扩建结构与原结构连接图 

3 改造结果评价 

3.1结构计算和检测结果 

在新的使用功能布局下，采用空间整体建模并进行砌体结构抗震计算，按《建

筑抗震设计规范》(GB50011—2001)(简称2001版抗震规范)进行了极限状况下强

度、刚度和沉降计算。对在新功能使用条件下整体计算中不满足要求的部分采取

了加固措施，譬如对局压不满足要求的部分墙肢增设构造柱，如图7所示;对强度

不满足要求的混凝土梁、柱采取强度加固措施，如图8所示;对抗震验算不满足要

求的砖混墙体采取加固措施，如图9所示;对承载力不满足要求的基础采取了提高

地基承载力特征值和扩大基础承载面积等措施。改扩建后的新结构满足了2001

版抗震规范规定的承载力极限状况和正常使用状况下的设计要求，并且满足现行

规范相应的抗震构造措施。按地基处理后的基础沉降计算最大值(加层和扩建部

分)为50mm。主体结构施工完成时对新旧建筑的沉降量和沉降差进行了检测，测

得基础沉降值最大约为30mm，5年后的沉降值最大约为40mm，局部倾斜最大不到

0.001，实际检测的结果同理论计算结果基本相符，同时也在《建筑地基基础设

计规范》(GB50007—2002)规定的范围之内。实际检测值比计算值偏小主要原因

是地基经过十几年的固结，承载力和土层的特征参数指标有所提高，地基注浆也

提高了土层压缩系数。检测工程施工的各项指标都非常理想，几年使用下来也没

出现建筑外观上或结构上的明显缺陷。 

   
       图7 局部墙肢加固平面布置图                   图8 混凝土柱加固 
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3.2 建筑功能和节能评价 

对比改造前后现场照片可以看出，乡政府办公楼经过改造后建筑效果改善明

显。在建筑功能上既增加了办公面积，又改善了办公环境，建筑外墙饰面采用内

保温铝塑板，窗户采用双层Low-E中空玻璃，节能保温又美观，幕墙节点详图见

图10。屋面去除预制板结构，改用现浇板，上铺保温防水层，彻底解决了漏水、

渗水的问题。改造后建筑完全满足新的使用功能和建筑节能要求，突出了绿色建

筑的概念，达到绿色建筑标准。 

3.3 经济性评价 

改扩建不仅使旧建筑实现了新的使用功能，包括扩大办公使用面积，提高办

公舒适度，满足节能要求，而且造价也非常经济。表1为改扩建与新建相同面积

的建筑的造价对比。 

 
表1 新建与改扩建造价比较/万元 

 
图9 墙肢加固配筋图                    图10 幕墙节点详图 

从表中可以看出，改扩建建筑相对新建建筑来说，成本节约了近一半，这其

中还不包括新建建筑配套的相关费用，比如建筑报批、报建费用。改扩建缩短了

施工工期，提高了社会效益;倡导了绿色环保，减少资源消耗。因此，从节能减

排理念上看，改造是让闲置的旧建筑重新投入使用的非常行之有效的方法。 

4结论 

(1)本文改扩建旧建筑的原结构是按《建筑抗震设计规范》(GBJ11—89)、《砌

体结构设计规范》(GBJ3—88)和《建筑地基基础设计规范》(GBJ7—89)进行设计

的。由于现行规范对抗震的要求更高，势必给旧建筑改扩建工程的结构设计带来

了很大的难度，但只要所用加固方法合理，旧建筑改造是能够满足现行规范要求

的。 

(2)新旧建筑之间按规范要求需设置沉降缝，但结合工程实际，经过细致的

理论分析，本改扩建工程并未设置沉降缝，而是采取一些处理措施:如扩建部分

采用自重轻结构形式、新旧基础整体浇筑、新旧建筑之间采用柔性连接等，实际

效果良好。 

(3)软土地区，采用压密注浆能有效地提高地基的承载力特征值和土层的压

缩系数，可以减小扩建的建筑沉降量和其与旧建筑沉降差。实践证明这是一个能

有效地改善地质条件的地基处理方式。 

(4)目前我国有关旧建筑改扩建工程设计的规范还不多，涉及面也不够全。

随着工程改扩建的要求越来越普遍，相应的改扩建技术、标准、规范和规程应逐

步进一步得到发展和完善。 
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3、高层建筑筏形基础 

高层建筑筏基和主体结构相互作用研究  
曹红英 

（中铁十八局集团第四工程有限公司） 

广东水利电力职业技术学院学报 2021年第 19卷第 1期 

1 引言 

为确保高层建筑设计安全、经济、合理，研究桩筏基础、高层框架结构和基

础共同作用意义重大。目前已有较多高层建筑研究成果可供参考，但定量分析对

于指导高层框架结构仍然必不可少。为确定桩与土的接触类型与荷载，分析高层

框架结构的接触方式和荷载。我们通过使用ABAQUS有限元软件，进行了一个关于

上部较完善的框架桩基础相互作用体系仿真分析。实践证明，该系统符合实际情

况，可作为此类建筑的设计依据。 

2 工程概况 

某高层建筑抗震烈度为10度，主体结构33层，每层高2.9m，框架柱截面为正

方形，边长0.8m，框架梁截面为长方形，长和宽分别为0.35m和0.7m，楼板厚0.12m。

采用等级为C30混凝土进行浇筑（结构平面见图1）。下部基础采用桩筏基础进行

施工，桩与桩间隔3m，桩径Φ 0.8m，桩长18m，板为1.1m（厚）³18.1m（长）³45.1m

（宽），采用等级为C30混凝土进行浇筑。 

 
图1 平面布置 

 
图 2 Π 示意 
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3 荷载分析与桩土接触方式 

3.1 高层框架结构荷载 

竖向荷载包含等效均布活荷载和结构自重荷载。高层建筑结构分析若要考虑

上部-基础-土相互作用，就涉及土力学、流体力学、结构动力学等内容，在风荷

作用下是一个非常复杂的问题。当建筑物是40m以上的高层建筑时，水平地震荷

载可采用振型分解反应谱法计算，线荷载相当于每一层的水平地震力。目前只分

析了在地震和竖向荷载作用下的受力情况。地震作用是指震源对地面建筑物和结

构物产生的强烈振动。要想精确计算和预测地震作用是非常困难的，因为它涉及

地震的重现期、作用时间短、随机性大和破坏性强等属性。 

3.2 桩土接触方式 

基于地基与桩基础的相互作用，得到的实测结果与蛋酥性地基模型得到的群

桩基础沉降非常接近。假设土壤满足Mohr Coulomb屈服准则，同时又是弹塑性材

料，单调加载下的颗粒材料使用Mohr-coulomb模型更适合。屈服面的表达式为： 

               𝐹 = 𝑅𝑚𝑐 𝑞 − 𝑝 tan𝜑 − 𝑐 = 0                    (1) 

式（1）中， c表示内聚力，𝜑表示内摩擦角，𝑅𝑚𝑐表示极偏角 Θ 和内摩擦

角𝜑的函数。𝜋平面形状的表达式为（见图 2）: 

𝑅𝑚𝑐 =
1

 3 cos 𝜑
sin  Θ +

𝜋

3
 +

1

3
cos  Θ +

𝜋

3
 tan𝜑           (2) 

在桩基分析中，首先要考虑群桩效应影响，使用光滑的表面作为势能面去替

代六边形，并采用弹性理论，这是因为水流方向具有不确定性，在尖角处水流判

据通常是不收敛的。在传递力和约束时，需设置桩与土之间的接触单元。将土壤

定义为从表面采用主从接触算法。相互作用在接触面之间可分两种情况：一种是

法向作用，假设解除压力在接触面间隙小于或等于零时产生，使用“硬”解除；

另一种是切向作用，接触面长度确定弹性滑动变形，借用罚函数摩擦。 

4 项目有限元模型  

4.1单元与边界 

在对称性基础上进行建模和分析，仅针对对称的一半结构。上部梁柱使用梁

单元模拟，并采用实体单元模拟桩土，常规壳单元模拟地基和筏板，属于钢筋混

凝土整体模型的一类。网格尺寸随桩距增大而增大，可满足计算精度和效率的要

求，地基土尺寸设置为 54m³41m³30m（见图 3）。 

 
图 3 桩和土有限元模型 (图中桩间距为 3.0m³3.0m) 

模型中的桩与筏板、柱与筏板、楼板与梁柱均采用约束连接方式，切向摩擦
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系数统一设置为 0.2。地基土的位移受到底部约束，正常位移受到侧向约束。 

4.2 材料参数 

弹性模量需依据复合材料的测定方法予以确定，钢筋混凝土保持一种弹性工

作状态，各组成部分计算参数见表 1。根据本区土层的典型分布，各土层的主要

物理力学参数见表 2。 

5 计算工况 

上部结构和下部结构计算出来有两种情况：共同作用和非共同作用。工况 1

为非相互作用：需在忽略相互作用的前提下，分别建立上部结构模型和下部结构

模型。上部结构中，底柱固定在底部，下部边界以筏板与土顶面为界。要想得出

下部结构中的内力和变形情况，先要计算出在施加荷载后底层柱底的弯矩和轴力，

并将结果加入下部桩土模型上。工况 2 为相互作用：在考虑相互作用的前提下，

将上部结构与下部结构整体连接。内力和变形情况在施加荷载后得到。 
表 1 钢筋混凝土构件计算参数 

 
表 2 土层的主要物理力学参数 

 

6 共同作用的影响分析  

6.1下部结构的影响 

在条件 1 时最大沉降量为 21.5mm，条件 2 时最大沉降量为 12.0mm，不是共

同作用时的沉降量小于筏板边缘沉降量，而阀板中部则相反（见 4）。这两种不

同工况下，筏板边缘沉降量相对较小，阀板中部沉降量相对较大，即筏板沉降量

呈“凹”字状态分布。两种不同情况下，由于阀板中部变形弯曲较严重，导致筏

板边缘位置的弯矩 Mx均小于筏板中间位置的弯矩 Mx（见图 5）。筏板边缘在两

种工况下结构基本相同，而阀板中部在两种工况下弯矩 Mx不同（见图 6） 

  
  图 4 筏板 A轴沉降              图 5 轴筏板弯矩 Mx 
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图 6 A轴筏板弯矩 Mx            图 7角柱轴力 

6.2 对高层主体结构的影响 

随着建筑物层数增加，各层总位移也在增加。由于上部结构底角不均匀沉降，

造成侧向位移较大，层间位移增加 3-4倍。中柱和角柱在这两种情况下，各层底

部轴力也大不相同。中柱底部轴力在考虑相互作用的情况下减少 540kN，而角柱

底部轴力增加了 410kN。 对靠近角柱的侧柱和靠近中柱的二次侧柱影响不大（见

图 7、图 8）。 

 
图 8 中柱轴力 

7 结论  

针对某框架桩筏基础高层建筑，利用有限元软件 ABAQUS 基于数值模拟的高

层框架桩伐基础分析方法，通过分析筏板厚度、基础弹性模量、桩长、桩径、上

部框架数量等因素对结构的影响，分别建立了考虑和不考虑接点作用的模型，并

确定了桩与土的荷载和接触类型。结果表明，该方法可得到合理的建筑应力和数

据，计算结果可作为建筑物的设计依据，不仅降低了施工成本，也确保了结构设

计的安全性。 

 

 

 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

169 

 粉土地基上高层建筑筏形基础监测研究  
沙 爽

1
，蒋敏敏

2
 

（1.河南省工程咨询中心；2.河南工业大学土木建筑学院;） 

河南科技²创新驱动 2013年 7月 

1 引言 

粉土地基上建造高层建筑，通常需要进行地基处理或采用桩基础形式。筏形

基础不仅可节省桩基施工、检测费用，而且可以作为地下室使用，高层建筑与筏

形基础相结合，可大大节约基础工程的造价；可缩短工期，由于筏形基础施工较

方便，可节省桩基础施工、检测时间；此外，还具有充分发挥地基承载力，基础

沉降量较小，调节地基的不均匀沉降和良好的抗震能力等优点。 

本文对郑州粉土地基上经优化设计后的某剪力墙结构高层建筑进行监测研

究，该建筑经优化设计采用筏形基础。分析粉土地基上高层建筑筏形基础的上部

结构、筏形基础与地基相互作用问题。 

2 监测概况 

本工程地基土体为较均匀的粉土地基，经过验算地基的承载力和变形均满足要求，

本研究将通过对监测结果进行分析和研究，进一步分析验证粉土地基上高层建筑

筏形基础的应用可行性。研究测试内容包括筏形基础沉降、基底反力和筏板钢筋

应力。建筑物的变形采用精密水准仪测量，建筑物沉降监测位置如图1所示，在

建筑物上布置沉降观测点14个。筏板垫层底面上，结构与土接触处的基底反力（土

压力）采用土压力计测量，根据对称原理，在筏形基础的一半范围布置53个土压

力计。筏板内纵横向主要受力钢筋的应力变化采用钢筋应力计测量，筏板内布置

32个测点，监测筏板顶面、底面的纵向、横向的钢筋应力，共128个钢筋应力计。 

 
图1 沉降监测位置 

3 高层建筑监测结果及分析 

3.1 沉降监测结果 

本研究的沉降测试结果从地上一层开始，基础及地下一层的荷载不产生附加

应力，故不产生沉降。主体结构共11层，基底荷载不断增大，监测结果至上部结

构荷载不变。 

 
图2 南侧纵向轴线测点随楼层增加沉降变化 
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图3 筏形基础基底反力随上部结构荷载的变化 

从最终沉降结果看，整个建筑物沉降较均匀，各测点沉降量介于23.5～

27.1mm，沉降量较小。表明在郑州粉土天然地基上，采用筏形基础，沉降完全能

满足工程安全和要求。 

高层建筑南侧纵向轴线测点的沉降量随着建筑物荷载增大的变化情况如图2

所示。南侧纵向轴线的沉降量，在中间部位沉降量较大，两侧沉降量较小，基本

上沿着纵向轴线呈对称特性。筏板基础的沉降分布形式是由于筏板非完全刚性，

筏板边缘的沉降较小。 

3.2 地基反力结果 

图3为不同测点基底反力随楼层增加的变化曲线，其中T48、T53为角部测点，

T14、T28为边部测点，T4、T12和T36位于筏板内部。从测试结果（见图3）可见，

随上部结构荷载的增长，基底反力随之增长，筏形基础角部的基底反力增长速率

较快，而中部的基底反力增长速率最慢；总体上部结构小于8层时增长较快，上

部结构大于8层，结构总体刚度较大，筏形基础和上部结构的“架越作用”明显，

基底反力呈中部小边缘大的特点。 

 
图4 中部纵向轴线基底反力随上部结构荷载的变化 

 
图5 纵向钢筋应力随上部结构荷载的变化 
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图4为筏形基础纵向轴线的基底，测试结果表明：上部结构低于7层时，随着

上部结构荷载增大，基底压力增长较快，上部结构高于7层时，基底压力增长较

慢；筏板的边缘测点T49和T52的基底反力较大，是由于上部结构和基础整体起到

“架越作用”，基底反力向边缘传递。 

3.3 钢筋应力结果 

筏形基础中钢筋应力是由以下两方面产生的：筏形基础中混凝土收缩产生的

钢筋应力；上部结构荷载产生的钢筋应力。纵向钢筋应力随上部结构荷载的变化

如图5所示，各测点均随着上部结构荷载的增大，上部结构荷载不变后，各测点

的钢筋应力仍在增加。筏板内边部测点的钢筋应力较中部测点的钢筋应力更大。 

 

 
图6 纵向钢筋应力随上部结构荷载的变化 

图6为纵向钢筋应力随上部结构荷载的变化，可见随着楼层增加，纵向顶层

钢筋应力相应增加，且变化较均匀。上部结构低于7层时，应力变化均匀且增长

迅速，筏板中心部位应力较大，是由于筏板中心荷载较大，筏板挠曲较大，应力

增加，边部测点钢筋应力较中部大，应力分布呈“马鞍形”；上部结构高于7层，

钢筋应力增长缓慢，钢筋应力的“马鞍形”分布更明显，上部结构荷载施加完成

后，筏板顶部钢筋应力最大为71.65MPa的压应力，筏板纵向底层的钢筋应力随着

上部结构的增大而增大，上部结构荷载小于7层应力增长较慢，大于7层9应力增

长较快。随着上部结构荷载增长，筏板底层纵向钢筋应力增长，应力分布不均匀，

上部结构荷载施加完成后，筏板底层钢筋应力最大为40.77MPa的压应力。筏板顶

层及底层的钢筋应力均随上部结构荷载增长而增长，筏板顶层钢筋应力的增长大

于底层，上部结构荷载施加完成后，筏板内的钢筋应力均为压应力。 

4 结论 

为了研究优化设计后的上部结构、筏形基础与地基相互作用规律，针对郑州
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粉土天然地基上高层建筑的沉降、筏板钢筋应力和基底反力的分布变化规律进行

了测试和分析研究，主要得到以下结论：随着上部结构荷载的增加，筏形基础沉

降增长；纵向轴线上各点的沉降呈抛物线形；随着上部结构荷载的增加，基底反

力也相应增长，上部结构小于7层增长较快，随后增幅较慢；基础中纵向轴线和

横向轴线的基底反力表现为内部较小，边部和角部较大；上部结构荷载增加，筏

形基础钢筋应力相应增加，基础顶层的钢筋应力增长快，底层的钢筋应力增长较

慢；筏板钢筋应力的最大值为84.63MPa，在弹性范围内；钢筋应力呈内部小和边

部大的特点。 
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4、桩基础 

循环荷载作用下单桩动力模型试验与桩−土界面特性研究 

章 敏，王星华，杨光程，谢李钊 

(中南大学 土木工程学院) 

岩土力学 2013年 4月第 34卷第 4期 

1 引言 

通过开展红黏土中单桩轴向循环振动模型试验，研究不同循环荷载比和加载

频率对桩长期动力特性的影响，从桩侧土剪切刚度和侧阻退化两方面出发，对循

环荷载作用下桩顶累积沉降机制进行分析。在FLAC3D中，实现能够反映剪切刚度

疲劳退化的修正Hardin-Drnevich（H-D）模型，并对常法向刚度（CNS）循环剪

切下侧阻退化进行数值模拟。试验发现，循环荷载幅值是桩顶累积沉降变化的重

要影响因素；桩顶动刚度在加载初期要先经历一个迅速降低的短暂过渡阶段，之

后则不随振次的增加而改变；桩身振动在桩周土中引起的超孔压较小，有效应力

的降低不足于使侧阻力发生较大程度的退化；随着加载速度的增大，桩顶动刚度

和加速度均随之增大。采用修正H-D模型得到的理论滞回曲线与数值结果基本吻

合，验证了程序编制的正确性。 

2单桩动力模型试验 

模型试验槽尺寸（长³宽³深）为1.75m³1.65m³2.35m，模型单桩的桩长

172cm，直径为13cm，入土深度为160cm，采用C20素混凝土浇筑而成。地基土选

用长沙地区典型的红黏土，试验完成后对地基土进行了常规物理力学指标试验，

其中，重度为18.6kN/m3，液性指数为0.52，孔隙比为0.78，压缩模量为12.6MPa，

压缩系数为0.47，有效黏聚力为3.2kPa，有效内摩擦角为9.2°。制样过程中，

先在槽内居中设置模型桩，然后分层填筑。填筑过程中每填土20cm进行均匀压 

 
图 1 试验安装图 
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图 2 测试元件布置及加载方案 

实并注水，使土体充分饱和，静置一段时间后再进行下一层填土。填土完成

后，为防止水分挥发，在土体表面铺上1层不透水薄膜，并满布堆载预压以加速

土体固结，同时静置3d，通过自然固结使其均匀、密实。动静荷载均采用MTS拟

动力系统加载。为试验加载需要，桩头固定了一承台板，通过布置于4角的4根螺

杆与MTS作动器进行连接以实现传力。在桩基埋设和加载前，分别采用重锤悬挂

法和水平尺来保证桩的垂直度以及承台板顶面的平整度，避免倾斜造成桩顶承受

额外的弯曲效应。同时，在桩侧和桩端埋设微型土压力计（BX-2，外形尺寸

25mm³10mm，量程为300kPa，精度为±0.07%F²S）和微型孔压计（BS-1，外形

尺寸32mm³85mm，量程为100kPa，精度为±0.07%F²S），在承台板顶面布置2

支高精度IMC-2210-002加速度和3支IMCDCTH500A型位移传感器。试验安装及仪器

元件布置分布如图1、2和表1所示。微型孔压计布置于基桩与土压力盒之间，距

离桩侧约为4cm，且在每次动力加载之前清零，使读数直接为外荷载引起的超孔

隙水压力。微型土压力盒和孔压计均为电阻应变式，采用全桥接法，两两桥臂间

互为温度补偿，以消除温度效应的影响。所有传感器均通过数据采集系统IMC-C

进行全自动数据采集记录，采样频率用8倍的激振频率，分别为24、40、80Hz。 
表 1 试验加载方案 

 
试验采用正弦波形加载形式来模拟列车对桩基础的动力影响，加载频率取3、

5、10Hz三种情况，动载幅值分别为12kN和15kN。整个试验按8个工况进行，加载

方案见表1。考虑到模型箱平面尺寸有限以及填卸土工作量巨大，8次试验均在同
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一槽地基土中进行。这势必导致各组试验的赋存状态存在一定差异，建议条件许

可时，参照文献中划分试验区域的方法进行各自加载。动力加载前，先进行桩的

竖向承载力试验。加载过程采用慢速维持荷载法，初期荷载分级为5kN，加载至

15kN之后再采用3kN的荷载分级，同时绘制荷载-沉降曲线。试验最终加载到35kN，

并确定饱和红黏土中模型桩的极限承载力为Qus=26kN，对应的桩顶沉降sus=4.12mm。 

3 试验结果分析 

3.1 桩顶累积沉降 

图 3为 8组试验所得桩顶累积位移与振次的关系曲线。根据图中沉降增长规

律，大致可归纳为稳定(Ⅰ型)和亚稳定(Ⅱ型)两种线型，分别对应图 3(a)、3(b)

图中的曲线。当循环幅值 A0较小时，曲线呈现出第Ⅰ种线型，即 N 较小时沉降

增长较快，经过一定振次后沉降趋于稳定；当 A0 逐渐增大时，曲线表现为第Ⅱ

种线型，即 N较小时，沉降增长加快，经过一定振次后沉降速率有所变缓，经过

长时间作用后，桩-土体系基本趋于稳定。当 A0进一步加大，特别是荷载峰值接

近桩的极限承载力时（本文试验未考虑该情况），循环初期桩顶沉降即以较大速

率发展，经过短时间的循环加载，桩顶就产生较大沉降，且未出现收敛趋势，此

种线型最终导致桩基的动力破坏，实际工程中应尽量避免该现象的发生。对于荷

载频率的影响，总的说来，桩顶累积沉降随频率的增大而稍有增加。但由于获得

的总沉降值较小以及各试验条件存在差异，其变化规律并不显著，有待今后进一

步研究。 

  
图 3 桩顶循环累积位移随循环次数的变化 

   
图 4 动刚度随循环次数的变化     图 5 桩顶加速度峰值随循环次数的变化 

3.2 桩顶动刚度 

图4为3组在动载9～15kN条件下桩顶动刚度与振次的对数关系曲线。由图可

见，振动最初（120次循环内），动刚度迅速降低，之后随着振次的增加基本保

持不变，大致维持在15～20kN/mm范围内，表明桩顶位移变化幅度并非在循环作

用一开始就达到了稳定状态，而是先经历一个短暂的过渡阶段，逐渐增大到某一

恒定变化幅值。这一阶段可以看成是桩与桩周土体相互协调的过程，接触面附近
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土体的刚度退化以及摩阻力退化也主要发生在该阶段。另外，随着荷载激振频率

的增加，桩顶动位移幅值随之减小，相应提高了桩-土体系的动刚度。 

3.3 桩顶加速度 

图5为桩顶加速度峰值随振次的关系曲线。由图可见，加速度几乎不受循环

振次的影响，基本呈等幅变化。在相同动载水平（9～15kN）下，随着加载速度

（频率）的增大，加速度峰值随之增大，表明加速度受加载速度（频率）的影响

较大。在相同动载幅值及频率作用下，静载从12kN变化到15kN时，加速度峰值仅

增加了30mm/s2，考虑到试验过程中的环境干扰，可认为静荷载基本不对加速度

产生影响。同时，从图中最后2组试验结果可看出，当动载幅值从2kN增加到6kN

时，加速度峰值由100mm/s2变化到300mm/s2左右，可见加速度随动载幅值的增大

而增加。 

  
图 6 桩侧超孔隙水压力随循环次数的变化     图 7 桩侧超孔隙水压力随深度的变化 

3.4 桩侧超孔隙水压力 

图6为地表以下30cm处超孔隙水压力随振次的关系曲线。由图可见，在循环

作用初期，各组试验中超孔压随振次的增加而较快上升，之后逐渐趋于稳定。图

7为循环结束时桩侧超孔压沿深度方向的分布规律。由于地表为排水边界，在桩

顶附近振动孔压很小，最大超孔压发生在距桩顶以下一定位置处。相比于桩端侧

面摩阻引起的孔压，桩底正下方土体在桩身振动作用下的累积孔压有所增大。但

总的说来，相比于外荷载引起的桩侧摩阻力，本次试验中桩身激振在土体中引起

的超孔压数值很小，图中最大值仅为1.1kPa左右，且基本已达到稳定。地震作用

时，土体中的超孔隙水压力在短时间内急剧升高，土体有效应力迅速降低，且可

能伴随着土体软化或液化，从而使桩侧摩阻力发生大幅度退化。在持续循环荷载

下，桩身往复运动引起的土体振动往往不如地震来得强烈，超孔隙水压力的上升

程度有限，且在排水条件下一部分超孔隙水压力可以得到消散，减弱了振动超孔

压对桩侧阻力造成的影响。 

4 循环荷载作用下桩-土界面特性 

4.1 土体刚度退化 

桩基础在长期反复荷载作用下，桩-土接触面附近土体产生的剪应变可使土

颗粒之间的连接发生松动，且伴随着土体颗粒的重新排列，从而导致桩周附近土

体的剪切刚度退化，进而使基础产生不可逆的附加变形。图8为一土体单元在剪

应变幅值为0.1%的循环剪切作用下的应力-应变滞回曲线。由图8可见，在相同动

剪应变幅值作用下，动剪应力随着循环周次从N=1到N=10×104次的增加而逐渐降

低。加荷初期，应力变化较快，随着循环周次的增加，滞回圈斜率逐渐减小，反

映出土体在循环剪切作用下所产生的刚度软化性。在循环剪切作用下，各滞回圈
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中最大动剪应力的降低幅度基本相同，表明土体刚度的退化与lgN基本呈线性关

系，这也说明随着循环周次的进一步增加，动剪应力降低速率逐渐变缓。图9为

剪应变幅值分别为0.01%、0.06%和0.1%时等效剪切模量比值G/G0随循环次数的变

化。由图可见，G/G0与lgN呈现出近似线性变化的关系，这也与前面滞回曲线得

到的规律相一致，且剪应变幅值越大，模量比值的衰减越明显。 

  
图 8 循环荷载下应力-应变滞回关系曲线       图 9 等效剪切模量比值随循环次数的变化 

4.2 桩侧侧阻退化 

对于桩侧侧阻疲劳退化现象的研究，目前主要针对位于砂性土中的桩基础情

况。Dejong等通过试验发现，尽管循环荷载下桩基累积沉降在一定程度上降低了

桩-土界面的极限摩擦角，但引起摩阻力退化的主要原因还是砂土剪切区的累积

收缩引起了桩侧径向应力的持续衰减。室内直剪试验也表明，当结构物表面达到

一定粗糙程度时，接触面附近将产生应变局部化，形成剪切带，土体的大部分变

形都集中在该剪切错动区域。对于结构性黏土，剪切带内土体颗粒基本上全部破

碎成了细小的颗粒，不存在剪切带外土体中的团粒以及大孔隙，且伴随着着强烈

的剪缩效应。由此可见，与砂性土相类似，桩侧侧阻疲劳退化也是引起黏土中桩

基发生累积沉降的一个重要因素，杨龙才等进行现场试验也观测到这一现象。为

模拟循环剪切作用下桩侧径向应力的衰减，Dejong等提出如图10所示的常法向刚

度（CNS）计算模型。模型采用刚度恒定的弹簧来考虑桩侧远场土体的影响，通

过弹簧的弹性伸缩来模拟接触面土体的剪缩和剪胀行为。在经过数次剪切作用后， 

   
图 10 接触面系统简化模型               图 11 数值计算网格及剪切变形图 

接触面土体发生收缩，孔隙比减小，同时弹簧伸长产生拉应力，从而使侧阻力退

化。本文采用数值模拟方法对一厚10mm的土体在顶面施加幅值为0.5mm的循环剪

切位移所引起的应力变化过程进行了研究。计算模型及网格划分如图11所示，竖
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向弹簧采用厚12mm、刚度为250kPa/mm的弹性实体单元模拟，初始法向应力为

100kPa，同时约束模型底部边界法向和切向位移。计算参数采用前述模型试验中

红黏土参数，且假定应力-应变关系符合能描述土体剪缩效应的修正剑桥模型。

图12、13分别为循环剪切下模型底面切向和法向应力平均值的衰减过程。 

   
图 12 剪切应力随循环的衰减过程           图 13 法向应力随循环的衰减过程  

由图12、13可见，随着循环剪切作用的进行，接触面剪切区的累积收缩量逐

渐增大，即接触面产生了剪切体变，法向应力不再保持恒定，而是和切向应力一

道发生衰减。在经过5个剪切循环后，切向应力从60kPa减小到了30kPa，法向应

力也从最初的100kPa降低到了40kPa，降低幅度均达50%。由图11右半部分的网格

变形放大图还可以看出，在反复剪切下，各次发生的塑性变形发生累积，特别是

在靠近土体表面位置，网格单元产生了不可恢复的较大侧向变形。由于模型两侧

均设置自由，使得端部弹簧的拉伸量明显高于中间位置（图中箭头所示）。根据

Tejchman所做的参数分析，当桩周土剪切模量越大，即桩的径向约束刚度越大，

或土体孔隙比、平均粒径越大，桩侧侧阻的退化程度也越显著。值得说明的是，

在模型试验中，由于土中各点的应力水平比原型低许多，大部分土体将表现出强

烈的剪胀和应变软化特性，尤以粗粒土为甚，这与实际围压下桩-土界面表现出

的剪缩效应存在明显不同。在桩侧阻力退化的试验研究中，建议有针对性地开展

土-结构接触面的循环剪切试验，以便于控制法向应力的大小，避免土体出现剪

膨而得出错误的试验规律。 

5 结论 

（1）根据不同循环荷载幅值A0，桩顶累积沉降大致可分为稳定、亚稳定和

非稳定3种变形发展形式；桩上动荷载所占比例越高，桩的动承载力Quc越低。 

（2）桩顶动刚度在循环加载初期要先经历一个迅速降低的短暂过渡阶段，

之后则不随振次的增加而改变；桩身振动在桩周土引起超孔隙水压力较小，对桩

侧摩阻力退化的影响并不显著。 

（3）土体剪切模量比G/G0与lgN近似呈线性衰减规律，剪应变幅值越大，衰

减越明显；同时算例表明，采用修正H-D模型得到的理论滞回曲线与数值结果基

本吻合，验证了二次开发程序编制的正确性。 

（4）在CNS边界条件下，土体随着循环剪切作用的进行发生明显的剪缩行为，

切向和法向应力随之降低。目前针对黏性土接触面的循环剪切试验、刚度和侧阻

退化对桩基后续沉降的影响程度以及判断桩基长期动力稳定性的循环荷载比阀

值，还缺乏深入研究，有待今后进一步完善。 
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水平循环荷载下高桩基础受力性状模型试验研究  
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(1.浙江大学岩土工程研究所; 2.软弱土与环境土工教育部重点实验室； 

3.浙江省电力设计院；)  

岩土工程学报 2017年 8月第 34卷第 11期 

1 引言 

近海高耸结构基础承受风、浪、波流等水平循环荷载作用，受力变形性状十

分复杂。在饱和粉土地基中完成了单桩和群桩的水平循环加载试验，揭示了单桩

和群桩响应随循环加载的变化规律。试验结果表明:循环加载使桩周土体产生累

积塑性变形，桩-土体系水平刚度随循环次数增加不断下降;先期循环加载对后期

加载的刚度有着明显影响;群桩中各基桩分担的水平荷载比例随循环加载发生重

分配，前排桩的作用得到更多发挥;荷载循环效应对群桩的影响大于单桩。基于

PY曲线法引入循环效应系数以考虑荷载循环的影响，并将该方法与其它文献方法

和试验结果作了对比验证。 

2 试验概况 

本试验在浙江大学软弱土与环境土工教育部重点实验室的大型土工物理模

型试验系统中进行。该试验系统主体采用钢结构，尺寸为15mX5mX6m(长X宽X深)，

并配套有相应的土体制备、试验加载及测量装置，可模拟多种复杂条件下的岩土

工程问题。 

2.1 模型制作及布置 

本试验模型桩采用长5.95m、外径114mm、壁厚4.5mm的无缝钢管进行制作，

并在桩端焊接锥形桩尖，形成闭口桩。群桩承台以钢板为骨架并浇筑钢筋混凝土

而成，尺寸为1.026mX1.026mX0.3m(长X宽X高)，在设计桩位处预先留有孔洞，施

工完成后的承台质量约700kg，如图1所示。模型桩具体施工流程为:先将9根模型

桩依次压入试验槽中指定位置(桩间距3倍桩径)，然后吊装承台就位，再用钢板

将模型桩与承台上下表面焊牢，最后在承台预留孔与桩身之问填充C30混凝土。

该承台构造对各基桩具有较强的约束作用，基桩与承台的连接可视为“固接”。 

     图1 群桩基桩编号及承台传感器布置 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

180 

   
图2 模型试验及传感器布置 

图1同时给出了承台测量装置的布置情况。在加载方向布置有4支LVDT以量测

承台的水平位移，承台正上方则布置了3只激光计量测承台的竖向位移及转角。

对群桩施加的水平荷载则由激振器前端的轴力传感器测得。为测量桩身内力，各

基桩沿桩身均布置有不同数量的弯矩应变片，其中#4, #5,#6桩全长布置11道弯矩

应变片(土面以上3道，以下8道)，其余基桩仅在土面以上桩身布置。从而根据土

面上3道弯矩应变片中的任意两道可计算得到各基桩桩顶的水平剪力。此外在部

分基桩桩顶布置有轴力应变片以获得相应的轴力。作为参照，在同一场地还开展

了单桩竖向静载试验和单桩水平循环试验各一组。各试验的布置情况如图2所示。 

2.2试验土样制备 

模型试验地基土选用钱塘江粉土。土体颗粒级配较均匀，粒径位于0.01-0.1 

mm的土颗粒质量比例达90%，土体主要指标见表1。模型试验及传感器布置如图2

所示。为减小与土体接触面之问的摩擦阻力，填土前在模型槽壁粘贴了一层光滑

的聚氯乙烯薄膜。模型土体采用分层振实的方式填筑，以振实遍数控制每层填土

的密实度，从而保证土体的均匀性。土体填筑完成后通过试验槽配套的水位控制

系统由下而上缓慢饱和。饱和后选择9个不同位置进行静力触探试验，测得平均

侧摩阻力和锥尖阻力分别为8,1200kPa。地基的具体制备方法可参考文献。 
表1 试验用土主要性质参数 
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2.3 试验过程 

本文共进行了单桩及群桩2个水平循环加载试验，均由动态激振器以位移控

制的方式进行等幅双向循环加载，加载曲线采用正弦波的形式。由于实际的风、

浪、波流等荷载一般频率较低，为避免频率过高而产生动力响应，确定加载循环

周期为30s。试验具体加载参数如表2所示，单桩循环试验加载7级，群桩循环试

验加载6级。试验过程中采用NI数据采集系统实时采集前述全部传感器的数据。 
表2 水平循环试验加载表 

 
图3 单桩循环加载试验荷载-位移曲线 

3 试验结果及分析 

3.1 桩基水平刚度及其影响因素 

随着荷载的循环施加，桩周土体不断遭受扰动，从而造成桩基水平刚度的持

续变化。典型的单桩和群桩在单级水平荷载下的桩顶荷载-位移关系分别如图3, 

4所示。由图3可以看出，随着循环加载次数的增加，相同位移对应的单桩荷载不

断减小，经过76次循环后，第1级加载位移峰值点对应的桩顶荷载由0.76kN减小

至0.65kN，减小了14%，其余各级也分别减小7%-10%不等。如定义各级加载的荷

载幅值与位移幅值之比为桩基水平割线刚度(如图中直线的斜率)，则该割线刚度

随循环次数增加而不断降低。当加载位移幅值较小时(如第1级加载，图3（a）)，

单桩荷载-位移曲线基本呈线性;而加载至第7级(图3（b）)时，该曲线呈现出比

较明显的非线性特征。图4给出了群桩循环试验第1级和第6级加载的承台荷载-

位移曲线。由该图可以发现，与单桩试验结果相比，群桩的割线刚度随循环次数

增加而降低的规律更加明显(第6级位移峰值点对应的桩顶荷载由14.40kN减小至

10.63kN，减小2,6%。同时，群桩荷载-位移曲线滞回圈较单桩更为饱满，这说明

桩周土体发生了较大的塑性变形，其原因是群桩试验中各基桩的桩周土体产生应
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力叠加，应力水平大于单桩试验。 

     
图4 群桩循环加载试验荷载-位移曲线 

图

图5 单群桩试验各级第1次循环荷载-位移曲线 
对单桩及群桩，分别取每级加载第1次循环对应的荷载-位移曲线汇总成图5。

如图5（a）所示，随着水平位移幅值的逐级增加，单桩割线刚度不断降低但程度

较小。刚度从第1级加载的38.8kN/m到第7级加载的27.8kN/m，共减小了28.3%。

与此形成明显对比的是，群桩的割线刚度随加载位移幅值增加急剧减小(如图5

（b），从第1级至第6级，割线刚度由580.5kN/m减小为180.7kN/m，减小幅度达

68.9%。由上述分析可知，荷载循环次数以及先期循环加载等因素均会对桩基的

水平刚度产生影响。群桩随荷载循环次数增加或先期循环加载而产生的刚度降低

现象较单桩更为明显。 

3.2 群桩水平荷载分配规律 

图6给出了群桩水平循环加载试验中，第1级和第6级加载各排桩桩顶剪力的

变化情况。由图6可以看出，各排基桩承担的荷载是有明显区别的，其中前排桩

始终承担最多的水平荷载，中排桩次之，末排桩最少。以第1级加载第1次循环为

例，前、中、末排桩承担的荷载白分比依次为36%，33%，31%，该规律与Brown

等试验结果基本一致。需要说明的是，此处前排桩是指群桩中沿双向加载其中一

个方向的第一排桩。图7给出了不同加载级下各排基桩桩顶剪力占总荷载的百分

比的变化情况。该图可以说明各排基桩的荷载分担比例同样随荷载循环而变化。

循环加载使水平荷载在群桩中的分配发生变化，其中前排桩的作用进一步得到加

强。经过六级加载后，前排桩承担了约42%的水平总荷载。由图6,7还可看出，不
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同加载级下桩顶剪力随循环次数增加而减小的程度也有不同。随着位移水平的逐

级增加，桩顶剪力衰减速度逐渐减缓。 

 

 
图6群桩中各排基桩的桩顶剪力变化 

  
图7 群桩中各排基桩的桩顶剪力分配

 
图8 不同方法计算单桩荷载-位移曲线的比较 

4 水平受荷桩的循环效应 
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4.1 单桩水平循环效应 

由前述分析可知，荷载循环对单桩和群桩的影响程度是不同的。群桩效应和

循环效应的共同作用使群桩表现出与单桩迥异的性状。本文采用Reese砂土p-Y

曲线模型对单桩水平静载试验结果进行了计算，如图8所示，静载计算结果与试

验结果吻合较好。同时，Reese砂土p-Y模型还可考虑循环荷载影响，即采用循环

经验系数Ac,Bc分别对pu和pm进行调整，但该方法不计循环次数的影响。本文依据

该方法计算得到了76次循环后的荷载-位移曲线(图8)。此外，图8还给出了采用

美国石油协会推荐的砂性土公式计算结果。由图8可见，按照上述两种方法计算

得到的静载结果与试验都较为接近，但考虑循环加载后的桩顶荷载-位移曲线均

与试验结果相差较大，表明无论Reese的p-Y曲线模型或API方法，都无法准确反

映本试验中循环加载对桩顶位移响应的影响。同时这两种方法均不能考虑循环次

数的因素。本文引入循环效应系数ƒc对单桩静力p-Y曲线进行修正，以考虑荷载

循环的影响，即  

                     pN=ps²ƒc                            (1) 

                      ƒc=N
-t                               (2) 

式中，ps表示单桩静载的土反力，pN为N次循环后的土反力。循环效应系数ƒc

受循环次数、土体性质等多方面因素的影响，其值越小表示p-Y曲线沿p轴折减越

大，即循环效应越明显。本文对单桩第一级循环加载的试验结果进行了反算拟合，

得到t=0.154，如图9。即当N=76时，单桩循环效应系数关=0.47，由此计算得到

的桩顶水平荷载-位移曲线见图8。 

 
图9 单桩桩顶剪力随循环次数的变化     图10 群桩各排基桩的荷载-位移曲线 

 
图11 群桩加载荷载-位移曲线 
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4.2 群桩水平循环效应 

本文先考虑群桩效应，对图10所示的群桩第1级加载第1次循环的荷载-位移

关系进行群桩效应系数ƒg的拟合，从而得到前、中、末排桩的瓜依次为0.64 ,0.46, 

0.33。由于群桩受到多次双向循环加载，各基桩在加载方向反复运动，因此在经

过一定次数的循环加载后，可以认为群桩中各基桩性状均已接近静力加载情况下

的后排桩，即假定各排桩的群桩效应系数ƒg均为0.33。再引入单桩试验获得的循

环效应系数ƒc，则可得到综合效应系数ƒm。采用该综合效应系数计算了群桩第1

级加载76次循环后的荷载-位移曲线并与试验结果进行了对比，如图11所示。 

5 结论 

通过一组单桩和群桩水平循环加载试验，分析试验数据后得到了如下4点规

律。 

（1）单桩和群桩水平循环试验在加载过程中均对桩周土体造成明显的扰动，

使之不断产生塑性变形，造成桩-土体系的水平刚度随循环不断下降，相同位移

下的荷载逐渐减小。 

（2）循环次数及先期循环加载均会影响后期加载的桩基刚度，该现象对群桩

更为明显。 

（3）群桩中各排桩对水平承载力的贡献是不同的。总体而言，前排桩承担最

多的水平荷载，中排及末排桩次之;该分配比例随循环发生变化，前排桩的作用

不断得到加强。 

（4）基于p-Y曲线方法，提出了循环效应系数ƒc以考虑荷载循环作用对单桩水

平受力的影响;该系数可与考虑群桩效应的系数ƒg统一成综合效应系数ƒm以分析

群桩水平循环受荷的性状。 

本文考虑了高桩及承台约束的因素，从模型试验角度探讨了群桩基础在水平

循环荷载下的各种响应，并分析了荷载循环效应的影响。针对该问题，可进一步

结合理论分析，开展更为深入的研究。 
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砂土中竖向和弯矩荷载下单桩水平承载特性试验研究  
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(1. 同济大学 岩土及地下工程教育部重点实验室；2. 同济大学 地下建筑与工程系；3. 浙
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岩石力学与工程学报 2013 年 4月第 2卷第 1期 
1 引言 

为研究单桩在桩顶预先施加竖向和弯矩荷载下的水平承载特性，通过自行加

工的组合荷载加载装置，进行一系列室内单桩模型试验，分析砂土中预先施加的

不同竖向和弯矩荷载对单桩水平荷载下的水平位移、桩顶转角、桩身弯矩以及地

基比例系数m值的影响。试验结果表明：当预先施加的竖向荷载小于单桩竖向极

限承载力的一半(Vu/2)时，相同水平荷载下单桩的水平位移有所减小，单桩的水

平极限承载力得到提高，桩身最大弯矩有所减小，并且竖向荷载越大，越有利于

单桩的水平承载性能；弯矩荷载的存在不利于单桩的水平承载能力，显著降低单

桩的水平极限承载力；另外，水平荷载的施加对单桩的竖向位移影响较小；当砂

面处水平位移较小时，m值随着水平位移的增加迅速降低，当水平位移增加到一

定程度，m值减小的幅度越来越小，最后趋于一个稳定值。 

2 模型试验 

2.1 桩土材料参数 

 本次试验采用的模型桩为灌注桩，由自制模型钻机(见图1)在宽为2.1m，长

高均为3m的模型槽中预钻成孔，然后灌入细石混凝土，插入桩芯。桩芯采用尺寸

为20mm³20mm³1mm的角铝制作，桩芯内部黏贴应变片，以测量桩身应力。试桩

桩长2200mm，入土深度为1900mm，砂面以上300mm。桩的具体参数见表1。 
表1 模型桩参数 

 
表 2 砂土参数 

 
试验用土取自上海某工程基坑开挖砂土。将试验砂土以15cm厚分层填入模型

槽中，并进行压实，直至填筑完成。静置15d后进行土工测试。所得的土体相关

参数见表2。经过标准贯入试验(SPT)测得模型槽中砂土平均标贯击数为11，则根

据美国ASTM规范，本模型试验砂土为稍密砂土。 

2.2试验方果 

在实际工程中，很多建(构)筑物在竣工之前，基桩预先承受上部结构自重，

然后承受风荷载以及汽车的制动力等水平荷载以及竖向荷载和水平荷载对泥面

处桩截面产生的弯矩荷载。根据上述实际工况，本文制定了表3的试验方案，以

研究预先施加竖向以及弯矩荷载对单桩水平承载特性的影响。 

2.3 试验装置 

鉴于本次试验加载的特殊性，本文自行设计了加载装置。由千斤顶施加竖向

荷载，通过滚轴系统和球铰保证千斤顶在水平加载过程中可以随桩体自由移动，

保证竖向荷载的方向在水平加载的过程中始终竖直(见图2)。水平荷载和弯矩通

过祛码进行加载。如图3所示，泥面处水平荷载通过加载装置滑轮1进行施加，弯
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矩则通过滑轮2和3对称施加反方向水平力组成力偶。 
表3 试验加载方案 

       

 

图 1 模型钻机  

 
图 2 竖向荷载加载装置            图 3 模型桩试验加载装置 

位移的量测:如图4所示，沿水平力作用方向，在桩自由段中部的钢横梁上，

对称固定设置2个百分表，以测量单桩的竖向位移;在砂面处和砂面以上20cm处各

安装一只百分表，以测量水平位移和桩顶转角。桩身应力测量:采用江苏联能电

子技术有限公司生产的YE2539高速电子应变采集仪进行应变片的测量。 
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图 4百分表安装示意图 

2.4 试验过程 

通过第一和二组试验，预先获得单桩的竖向及水平极限承载力。对于P31和

P41试桩，先通过图2所示竖向加载装置施加一定的竖向荷载，然后保持竖向荷载

不变，通过图3所示滑轮3施加水平荷载至破坏;对于P32和P42试桩，先通过竖向

加载装置施加一定的竖向荷载，然后保持竖向荷载不变，通过滑轮1和2对称施加

反方向水平力形成纯弯矩，然后通过滑轮3施加水平荷载至破坏。每级荷载的稳

定标准为0.01mm/5min。本次试验中水平荷载以容许最大位移作为第一终止加载

标准，即砂面处水平位移达到0.15倍桩径时认为桩已达到水平极限荷载，停止加

载。 

3 试验结果分析 

试验采用慢速维持荷载法，分级加载。通过采集到的桩身各截面拉压应变值，

由材料力学弯曲理论，根据下式可求得桩身各截面弯矩值: 

                            M=EI4▣/b                   (1) 

式中: ▣=1-2为截面两应变差值，b为两应变片的间距((b=20mm),EI为单

桩的抗弯刚度。通过P11试桩测得Vu= 9kN。因此，根据加载方案，P31和P32试桩

竖向荷载为2.25，P41和P42试桩竖向荷载为4.5kN。 

3.1 竖向和弯矩荷载下单桩的水平荷载特性研究 

根据表3的加载方案，通过试验得出各试桩水平荷载-位移曲线，如图5所示。

由图5(a)可知，在水平荷载为2400N时，P31和P41试桩的水平位移分别较纯水平

受荷桩P21减小11.6%和43.0%。可见，桩顶预先施加的竖向荷载可以明显提高单

桩的水平承载特性，且预先施加的竖向荷载越大，提高幅度越显著。 
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图 5 试桩水平荷载-位移曲线 

在桩身自由段预先施加弯矩荷载时，从图5(b),(c)可以看出，在桩顶竖向荷

载相同时，无弯矩的单桩水平承载特性得到提高，但是对于施加弯矩荷载Mu/4的

单桩，单桩的水平承载特性有明显的降低。在水平荷载为1500N时，对于P31试桩，

水平位移较P21试桩减小22.6%，而P32试桩较P21试桩增加36.8%，可见，弯矩的

存在大大降低了单桩的水平承载特性。根据图5和模型桩水平极限承载力确定准

则，得出各试桩水平极限承载力以及各试桩水平极限承载力较之纯水平受荷桩的

增加幅度(见表4)。当桩顶仅预先施加竖向荷载时，对于单桩的水平极限承载力，

以P21试桩为标准，P31和P41试桩分别提高了4.4%和16.8%，增幅较为显著，可知

竖向荷载可以显著提高单桩水平极限承载力。当桩顶承受竖向和弯矩荷载时，在

初始弯矩相等的情况下，单桩的水平承载力随着桩顶的竖向荷载增加而增加，但

是较之没有弯矩的情况，水平承载力降低。对于P32试桩，水平极限承载力较P21

试桩降低9.5%，对于P42试桩，水平极限承载力较P21试桩降低27.6%由此可知，

桩顶弯矩的存在对单桩水平极限承载力产生不利影响。本试验结果并没有出现随

着竖向荷载的增加水平位移增大的情况，主要是由于室内试验预加的竖向荷载以

及单桩的水平位移均较小，导致P-⊿效应与竖向荷载提高桩侧土体水平抗力的作
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用相比要小，而对于预加弯矩荷载的试桩，弯矩荷载增大了单桩初始水平位移，

同时相同水平荷载下由P-⊿效应产生的附加弯矩增加，导致单桩的水平极限承载

能力降低。 

3.2 桩顶转角     

在试验过程中，通过在桩身自由段距砂面20cm以及砂面处支设百分表，测出

了砂面处转角随水平荷载的变化曲线，如图6所示，可以看出，砂面处桩体转角

随水平荷载的增加呈曲线发展，荷载较小时2根桩的转角近乎重合，但是随着荷

载增加，曲线迅速分离。在相同水平荷载下，P42试桩转角较P32试桩的要小，特 
表4 基桩水平极限承载力 

 
图 6 水平荷载-砂面处转角曲线 

 
图 7 桩顶水平荷载-竖向位移曲线 

别是在水平荷载加载后期。分析原因，加载初期，由于水平位移较小，转角相对

较小，但是随着水平荷载增加，砂面处水平位移逐渐增大，竖向荷载引起的P-

⊿效应逐渐显现，砂面处桩体附加弯矩增加。由前文分析，弯矩荷载对单桩的水
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平承载特性的发挥极为不利，因此预先施加竖向荷载P42试桩，由于其竖向荷载

大于P32试桩，因此随着水平荷载增加，桩水平位移急剧增加，导致砂面处桩体

转角迅速增大。 

3.3 桩顶竖向位移 

在水平力作用下，桩身产生挠曲变形，导致桩前和桩后土体水平抗力由静止

土压力分别转变为被动土压力和主动土压力，因而必然影响桩侧摩阻力的发挥，

进而在桩顶荷载不变的情况下影响桩的沉降。通过在桩顶设置2个竖向百分表，

测出了随着水平荷载的施加，单桩竖向位移的变化曲线，如图7所示。图7表明，

水平荷载的施加导致桩顶的沉降增加，但是，在水平荷载施加的前期阶段，沉降

变化及其微小，只有在加载后期，桩顶沉降才略有增加。P32试桩在水平极限荷

载下，竖向位移增加0.2mm，与施加水平荷载前相比增加11.1%,P42试桩在水平极

限荷载下，竖向位移增加0.18mm,与施加水平荷载前相比增加6.3%。由此表明，

水平荷载对单桩竖向承载力的影响较小，可以忽略。 

3.4桩身弯矩 

通过桩身埋设的应变片，可以测得在水平荷载作用下桩身各截面拉压应变值，

通过式(1)可以获得弯矩沿桩身的分布曲线。在竖向荷载和弯矩作用下，当水平

荷载为1 800 N时各桩桩身弯矩如图8所示，从图中可以看出，桩身弯矩随着埋深

先增加后急剧减小，下部弯矩趋近于0，表现出柔性桩的特点。桩身弯矩主要集

中于砂面以下16d(d为桩径)深度范围内，最大弯矩约位于砂面下7d深度处。    

当砂面处桩体无弯矩荷载时，P31和P41试桩弯矩分别较P21试桩减小4.8%和17%。

在弯矩荷载为Mu/4时，P42试桩较P32试桩减小9.2 %。由此可知，桩顶预先施加

的竖向荷载越大，相同水平荷载下，桩身弯矩越小，说明相同深度处预先施加竖

向荷载的桩侧土体水平抗力较大，由此表明竖向荷载可以改善桩的水平承载特性，

减小桩身水平位移。 

 
图 8 水平荷载为 1800N时各桩桩身弯矩图



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

192 

 
图 9 地基比例系数 m随水平位移曲线 

3.5 地基比例系数m 

目前用于计算承受水平荷载的单桩，桩侧受到的水平土体抗力往往采用“m”

法进行确定，荷载水平不同，地面处桩身水平位移不同，导致地基比例系数m值

也是不同的，因此在分析加载过程中桩的承载特性时，m值的确定十分关键。本

次试验中，单桩在竖向荷载以及弯矩荷载下随着水平荷载的施加，计算得出的m

值随砂面处水平位移的变化曲线如图9所示。规范规定，对于桩径小于lm的圆形

桩，计算宽度为b0=0.9x(1.5d+0.5)。对于模型桩，采用上述式子显然计算宽度

较大，本文在计算m值时计算宽度采用b0 =0.9x(1.5d+0.025)。由图9可见，m值

随着砂面处水平位移的增加而减小，二者近似呈双曲线变化，其水平位移-m的关

系曲线与公认的模式及已有成果目吻合。当砂面处水平位移较小时，m值随着水

平位移的增加迅速降低，随着水平位移的继续增加，m值减小的幅度越来越小，

最后趋于一个稳定值。另外在相同水平位移的条件下，桩顶竖向荷载越大，m值

越大;桩顶弯矩越大，m值越小。再次表明竖向荷载可以提高桩侧土体的水平抗力，

进而改善单桩的水平承载性能。 

4 结论 

(1)单桩预先施加的竖向荷载小于Vu/2时，其水平承载能力得到较大改善，

并且随着竖向荷载的增加，相同水平荷载下单桩的水平位移越小;因此，预先仅

施加竖向荷载的桩基，其水平承载能力可考虑适当增加。而弯矩荷载的施加降低

了单桩的水平承载性能，且弯矩荷载越大，降低幅度越明显。 

(2)随着桩顶预先施加的竖向荷载不断增大，在相同水平荷载下，桩身最大

弯矩逐渐减小;且计算得出的地基比例系数m值呈增大的趋势;说明竖向荷载提高

了桩周土体抗力，进而提高单桩的水平承载能力。 

(3)预先施加竖向荷载的单桩，水平荷载的施加对单桩的竖向位移影响较小，

因此水平荷载对单桩竖向承载特性的影响可以忽略。 

(4)桩身弯矩主要集中于16d深度范围内，最大弯矩约位于砂面下7d深度处。

为了提高单桩的水平承载能力和安全性，建议在桩顶以下(0-16)d深度范围内适

当加强桩身配筋，以提高单桩抗弯和抗裂能力。 
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浸水条件下湿陷性黄土地基群桩基础承载特性模型试验研究 

张延杰
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(1．兰州交通大学土木工程学院，甘肃兰州;2．甘肃省道路桥梁与地下工程重点试验室，甘

肃兰州) 

 岩土工程学报 2021年 7月第 43卷增刊 1  

1 引言  

在西部大开发和“一带一路”倡议的深入推进下，中国中西部地区各类工程

正在迎来新一轮的发展高潮。黄土地区超高层建筑、大型桥梁基础等建设过程中，

群桩基础是广泛采用的一种基础型式。大厚度湿陷性黄土地层中没有良好的桩端

持力层时，加大桩长和桩径作摩擦桩设计，是最常用的方法，所以大直径长桩、

超长桩在大厚度湿陷性黄土地区的应用急剧增多。 

群桩现场浸水试验至今还未见相关报导，湿陷性黄土具有很强的结构性，室

内试验也较难模拟，所以模型试验研究也较少。因此，本文采用人工制备的湿陷

性黄土模型试验相似材料模拟原状湿陷性黄土，室内填筑 2³2 群桩模型，进行

浸水条件下群桩基础承载特性模型试验，探讨群桩基础负摩阻力的发展规律。 

2 群桩模型试验概况  

2.1 模型桩及承台制作  

采用亚克力棒制作模型桩，直径 3cm，长度 180cm，长径比 60，弹性模量

2．18GPa，采用环氧树脂黏细砂做粗糙处理。采用有机玻璃板加工承台，厚度

4cm，2³2 群桩承台尺寸为 18cm³18cm，桩间距为 3d，平面布置图见图 1。 

 

图 1 承台平面尺寸 

2.2 模型填筑与控制  

模型箱尺寸:长³宽³高=1.0m³1.0m³2.1m，模型箱底部分层填筑 50cm 厚

的压实重塑黄土作为持力层，压实黄土的密度 1.95g/cm3，含水率 17%，压实度

0．95，桩端进入非湿陷性黄土层 30cm。桩周土体采用人工制备湿陷性黄土填筑，

选用石英粉和砂作为无黏结性材料，富含蒙脱石的膨润土、石膏和工业盐作为胶

结 材 料 ， 各 成 分 的 质 量 比 为 : 砂 : 石 英 粉 膨 润 土 : 石 膏 : 工 业 盐

=0.25∶0.3∶0.3∶0.1∶0.05。控制密度 1.40g/cm3，含水率 6.5%，自重湿陷系

数为 0.125，渗透系数为 1.26³10－4mm/s。分层填筑，填筑总高度为 150cm，

模型填筑示意图见图 2。 

2.3 测试元件布置 

(1)应变片在 2 根基桩表面每隔 15cm粘贴应变片，共粘贴 22 个应变片，进行
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桩身轴力测试。 

(2)荷载传感器在桩端采用石膏黏合微型荷载传感器，用于量测桩端荷载。 

(3)微型沉降标在桩周湿陷性土层内，每隔 30cm 布置微型沉降标，用于桩周

土体湿陷变形量测试。 

(4)百分表在承台表面和沉降标顶部布设百分表，用于桩顶位移与土体位移测

试。 

2.4 模型加载与控制 

参考《建筑基桩检测技术规范》，采用慢速维持荷载法，分级加载至工作荷

载时进行开始浸水，浸水采用滴定方法，湿陷性土层全部饱和后，停止浸水;桩

顶沉降及桩周土体变形量小于 1mm/24h时，认定变形相对稳定。 

 
图 2 模型填筑及测试元件布置剖面图 

3 土体湿陷变形分析 

根据未浸水状态下同一组竖向极限承载力模型试验结果可得，群桩的极限承

载力为 16kN。控制相同条件，重新填筑模型，加载至承载力特征值 8kN稳定后，

开始浸水，采用滴定方式，保持稳定水头高度 5cm，土层全部饱和后，停止浸水，

浸水 17d，累计浸水 537L，计算平均饱和度为 0.87。停水 7d后，土体变形达到

相对稳定。土层累积湿陷变形量随浸水时间关系曲线见图 3，随浸水时间的持续，

土体的湿陷变形可划分为:①初期平缓，上部土体开始遇水产生微小湿陷变形，

而中下部土层保持天然状态。②浸水陡降段，随水分渗入深度的增加，造成大部

分大孔隙和中等孔隙的迅速破坏，土层由浅部到深部，产生快速的湿陷变形，浸

水 14d时，各深度处的累积湿陷量约占总湿陷量的 80%，完成主要湿陷。③中期

平缓段，浸水 14d 至停水前，小部分中等孔隙和大量小孔隙产生破坏，土颗粒位

置进行微调整，缓慢湿陷。④停水后平缓段，停止浸水后，由于模型箱侧壁封闭，

底部为渗透系数较小的压实黄土，土层未发生明显的自重排水固结，曲线保持平

缓，最终趋于稳定。 
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图 3 土层累计湿陷量随时间关系曲线 

与现场浸水试验相比，当自重湿陷性黄土层厚度较小(约 10m)时，土层累计

湿陷量随时间关系曲线分为初期平缓段、浸水陡降段和中期平缓段，与模型试验

结果一致。当自重湿陷性黄土层厚度较大时，土层累计湿陷量随时间关系曲线分

为初期平缓段、浸水陡降段、中期平缓段、停水后的陡降段和后期平缓段，停水

后，饱和土层产生较大的自重固结变形。 

4 浸水状态下桩基荷载传递特征  

4.1浸水状态下桩顶有附加荷载时群桩试验 

在浸水前，分级加载至承载力特征值 8kN时，承台顶沉降为 2．01mm。此时，

维持稳定荷载 8kN 开始浸水。桩顶沉降与浸水时间曲线见图 4，与土体累计湿陷

量随时间变化规律一致，在浸水陡降段，桩顶沉降量近似线性增加，14d累积沉

降量占最终沉降量 70%。桩周土体变形稳定时，承台顶的附加沉降量为 74．82mm。 

 

图 4 桩顶沉降与浸水时间曲线 

4.2 桩身轴力传递特征 

浸水后基桩桩身轴力和桩侧摩阻力分布曲线见图 5，6，浸水 1d，上部土层

浸湿约 33cm，桩顶正摩阻力开始向负摩阻力转化，在中性点处桩身轴力最大，

中性点深度约为 30cm。随水分入渗深度增加，土层由上向下产生快速湿陷变形，

负摩阻力自上而下发展，中性点深度下移。当桩周土体全部浸水饱和时，中性点

深度为 90cm，中性点深度比为 90/150=0.6，负摩阻力最大值为 33kPa。在停水

期间，负摩阻力继续缓慢向下发展，中性点深度最终为 105cm，中性点深度比为
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105/150=0.7，负摩阻力最大值为 33.5kPa。 

 

图 5 浸水后基桩桩身轴力传递曲线 

 
图 6 浸水后基桩桩侧摩阻力分布曲线 

4.3桩端阻力发挥特征 

浸水后基桩端阻力与浸水时间曲线见图 7，从浸水开始至 13d 时，基桩桩端

阻力近似线性增大，最大为 1.37kN，此时桩身最大轴力为 3.05kN，占竖向荷载

的 45%。随桩端荷载的增大，桩顶位移显著增大，与图 4所揭示的规律一致。停

水稳定后，最终基桩桩端阻力为 1.0kN，桩顶位移缓慢增加，在下拉荷载作用下，

群桩基础呈现刺入式破坏。 

 

图 7 浸水后基桩端阻力与浸水时间曲线 

4.4 中性点位置分析 
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进行中性点深度分析，土体全部浸水饱和后，基桩的中性点深度比为 0.6，

停水稳定后，中性点深度比最终为 0.7。《建筑桩基技术规范》给出的推荐值为

(0.5～0.6)³1.1=0.55～0.66，本次模型试验结果与桩基规范推荐值较为接近。

由于中性点深度受地表沉降、桩顶荷载、桩径、土体湿陷性、浸水路径、桩侧摩

阻力以及桩端持力层性质等因素的影响，所以各地试现场浸水试验所得中性点位

置离散性较大，从 0.34到 0.85。选取近年来国内具有代表性的湿陷性黄土地基

桩基浸水试验结果进行分析:①由室内试验结果确定的湿陷性土层厚度与现场浸

水试验实测值差异较大，而采用室内试验值确定湿陷性黄土层下限深度时，有

80%以上的中性点深度比在 0.5～0.65 之间，即符合桩基规范推荐值。②浸水前

桩顶是否承受工作荷载对中性点深度比影响较大，当桩顶承受一定竖向荷载时，

有 80%以上的中性点深度比在 0.5～0.65 之间，即符合桩基规范推荐值。实际工

程中的桩基，都是在承受一定竖向荷载条件下的浸水。因此，在大厚度湿陷性黄

土地层中，当湿陷性黄土层下限深度采用室内试验确定值，同时考虑桩顶承受工

作荷载，浸水后负摩阻力的中性点深度比可参考桩基规范取值。 

5 结论 

(1)开始浸水后，桩周湿陷性土层的累积湿陷变形量随浸水时间的持续，可

划分为初期平缓段、浸水陡降段、中期平缓段和停水后平缓段。由于模型箱侧壁

封闭，底部压实黄土渗透系数较小，土层未发生较大的自重固结变形，与自重湿

陷性黄土层厚度较小的现场浸水试验规律相一致。 

(2)在桩顶保持恒载条件下浸水，随土层浸水深度的增大，湿陷变形快速发

生，负摩阻力自上而下发展，中性点深度下移，浸水 17d结束时，负摩阻力最大

值为 33kPa，中性点深度比为 0.6。停止稳定后，负摩阻力最大值为 33.5kPa，

中性点深度比为 0.7，试验结果与桩基规范推荐值较为接近。 

(3)在浸水期间，桩端阻力随浸水时间先近似线性增大，后缓慢减小。桩端

阻力最大时，占竖向总荷载 45%。最终在下拉荷载作用下，群桩基础产生较大的

沉降。土层的湿陷与桩侧负摩阻力、群桩基础沉降的发生与发展呈现出同步趋势。 
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对称双斜桩桩基础竖向承载力模型试验研究 
吕凡任 邵红才 金耀华 

(扬州职业大学土木工程系) 

工业建筑 2012年 4月 42卷第 5期 

1 引言  

斜桩基础主要用于水平荷载较大的建(构)筑物的基础，如桥梁、港口码头、

大型广场式建筑、输电线路等高耸建(构)筑物的基础。研究发现，桩顶自由时的

“正斜”斜桩的水平承载力小于“负斜”斜桩，桩顶只能水平移动的“正斜”斜

桩的水平承载力大于“负斜”斜桩;竖向荷载作用下斜桩单桩，其承载力不一定

比直桩基础的小。工程中斜桩通常对称设置。一般认为斜桩承担水平荷载的原理

是把水平荷载转化为轴向荷载和径向荷载，而桩的轴向承载能力远大于径向承载

能力，所以采用斜桩基础可以充分发挥其轴向荷载的承载能力，这样设计出来承

担水平荷载的桩是“正斜”斜桩。郑震基于此，把承担水平荷载的群桩基础设计

成两个“正斜”斜桩和一个“负斜”斜桩的群桩基础，而承载力计算则采用结构

力学的方法。通常认为斜桩群桩有利于承担倾斜荷载和交变荷载。原型试验及数

值分析表明，水平荷载作用下斜桩群桩基础的承载力比直桩群桩基础大。斜桩群

桩用于抗震，研究发现其水平承载力比直桩群桩基础大。对称布置的斜桩基础，

大多用于承担水平荷载以及水平交替荷载，工程上用于承担水平荷载和交替荷载

的斜桩基础通常都作用有竖向荷载，其竖向承载力具有怎样的特点是需要研究的。

本课题通过模型试验对不同倾角双斜桩基础的竖向承载特点进行研究。 

2 试验装置及方法简介 

桩基模型试验装置包括装砂装置、筛砂装置、模型槽以及整个装置的支架等。

首先把砂土装入装砂装置，提起到一定高度后倒入筛砂装置，筛砂装置周期性的

振动，把砂土筛入模型槽，即砂雨法。模型槽中放入模型桩，模拟桩基础。模型

桩采用铝合金管模拟，系长度为1m、外径为28mm、壁厚为1mm的铝合金管。双桩

模型的桩顶承台采用一块钢板制作(图1)。作为承台的桩顶钢板两端的中间开出

矩形槽，以便在槽中安装插销;该插销的一端插入桩头的矩形槽，另一端插入作

为模型桩的铝合金管内，模型桩桩顶外用环形薄铁片箍紧、加固。桩顶作为承台

的钢板两端的矩形槽上、下部各开两个孔。插销上部开1～5号共五个孔，中部开

一个孔。插销上部的五个孔分别与桩顶钢板上的孔对正，用销钉连接。插销中部

的一个孔同作为承台的钢板下部的一个孔对正，插入销钉，桩身可以绕该销钉转

动。承台上部的钻孔依次对正插销上部的1～5号孔，插入销钉，分别对应桩身对

竖向的倾角为0°、5°、10°、15°和20°。试验用砂土的颗粒级配曲线如图2

所示。从图2可以看出，该砂土的不均匀系数为2.29，曲率系数为1.01，属于粉

砂土。砂土的含水量为0.32%，黏聚力为0kPa，内摩擦角为12°，最大干密度为

1733.8kg/m3，最小干密度为1414.6kg/m3。试验中装入模型槽的砂土的平均密度

为1632.6kg/m3，颗粒相对密度平均为2.66，孔隙比为0.635，相对密实度为0.708，

处于密实状态。 
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图 1 对称双斜桩桩顶承台示意 mm 

本模型试验装置竖向加载系统采用杠杆加载，操作简单方便。水平荷载采用

定滑下施加砝码进行加载。桩顶位移采用百分表测量，测量变形可以精确到

0.001mm，完全满足桩基模型试验的要求。竖向荷载可以直接从杠杆上施加砝码

并根据杠杆原理计算得出桩顶荷载。 

 
图 2 砂土颗粒级配曲线             图 3 对称双斜桩模型试验示意 

试验首先做水平荷载试验(图3a)，先把斜桩倾角设置为0°，再装砂、预埋

桩，桩顶与模型槽顶面平齐，接着装砂，至砂土与桩顶面相平时停止装砂，然后

在桩顶施加水平荷载，用两个百分表在两侧分别测量桩顶水平位移，至该试验结

束;把砂土卸除，再把斜桩倾角设置为5°，预埋桩，重复上次的工作，直至该次

试验结束。如此循环，至水平荷载试验结束。接着把斜桩设置不同倾角，做竖向

荷载试验(图3b)。把斜桩倾角分别设置为0°、5°、10°、15°、20°共5种不

同倾角。分别做5个水平荷载和5个竖向荷载试验，合计为10个试验。每个试验，

第一天上午11:00左右装砂完成，第二天上午8:30左右开始试验。 

根据以往单桩试验结果，估计双桩的极限承载能力，按照15个加载级别设置

加载，其中第一级加载级别为其他加载级别的2倍。每级加载后即读取位移，间

隔10min读一次，至位移变化趋势降低时再读取一次，即施加下一级荷载。每级

荷载持续时间至少为30min。试验发现，竖向荷载作用双斜桩基础桩顶变形至稳
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定比水平荷载试验所需时间长一些。 

下面分析竖向荷载作用对称双斜桩基础模型试验结果，水平荷载模型试验结

果将另文介绍。 

3 双斜桩基础竖向荷载作用模型试验 

竖向荷载V作用下对称双斜桩模型试验(图3b)共做了5组，桩身对竖向的倾角

β 分别为0°、5°、10°、15°和20°。 

 
图 4 对称双斜桩基础模型试验荷载－沉降曲线 

该试验得到的荷载－沉降曲线如图4所示。从图4可以看出，随着双斜桩桩顶

竖向荷载的增加，桩顶沉降逐渐增加。但是，当斜桩对竖向的倾角小于10°时，

在同样的竖向荷载作用下，其桩顶的沉降比双直桩基础低。试验表明:对称双斜

桩基础当斜桩倾角为5°-10°时，双斜桩基础的竖向承载力比直桩基础的大。而

当双斜桩对竖向的倾角超过10°时，包括15°和20°倾角，随着桩顶荷载的增加，

桩顶沉降比其他双桩基础的更大，而且20°斜桩的沉降发展速率最快。这就表明，

当对称双斜桩基础的倾角超过10°时，其竖向承载力逐渐降低。 

为了分析双斜桩基础承载力之间的比例关系，以双直桩基础的荷载－沉降曲

线为标准，把其他双桩的荷载－沉降曲线中的荷载除以相应的比例系数kv，得到

新的荷载－沉降曲线。这里的比例系数kv按照下述方法确定:以双直桩荷载－沉

降曲线的线性阶段的曲线为基准，把其他双桩的荷载－沉降曲线中的荷载除以这

个系数kv，使得新的荷载－沉降曲线与双直桩的荷载－沉降曲线弹性阶段的基本

一致(图5)。从图5可以看出，桩身对竖向的倾角分别为5°、10°、15°和20°

时，其竖向荷载的比例系数分别为1.3、1.27、0.85和0.6。即如果以线弹性阶段

的沉降作为承载力控制标准，则对称双斜桩当斜桩对竖向的倾角从5°到10°、

15°以及20°增加时，其竖向承载力是直桩基础的1.30倍、1.27倍、0.85倍和0.60

倍。双斜桩对竖向的倾角小于10°时其竖向承载力比直桩基础大，大于10°时其

竖向承载力比直桩基础小，在倾角为5°～10°时其竖向承载力最大。以双斜桩

对竖向的倾角β 为横坐标，以竖向荷载系数kv为纵坐标，得到图6。从图6可以看

出，当双斜桩倾角在5°～10°内变化时，其竖向承载力系数大于1，超过10°以

后，该系数小于1。表明，对称双斜桩基础在桩身对竖向倾角为5°～10°内时，

其竖向承载力较大。 
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图 5 对称双斜桩基础模型试验荷载－沉降曲线 

4 结论 

对称双斜桩基础是斜桩基础用于工程实际的基本形式。本课题组通过对称双

斜桩基础分别在竖向荷载和水平荷载作用下的模型试验，桩身对竖向的倾角从0°

到5°再增加到10°、15°和20°，分析了其竖向承载力和水平承载力特点，采

用比例系数的方法分析了双斜桩基础承载力与双直桩基础承载力之间的比例关

系，得到以下一些主要结论: 

1)对称双斜桩基础着桩身对竖向倾角从0°增加到10°，其竖向承载力逐渐

增加，当对称双斜桩倾角超过10°以后，其竖向承载力逐渐降低。对称双斜桩基

础随着桩身倾角从0°增加到5°、10°、15°和20°，其竖向承载力的比例关系

为1∶1.3∶1.27∶0.85∶0.6。 

2)分析对称双斜桩基础的竖向承载能力，发现:当对称双斜桩桩身对竖向的

倾角在5°～10°内变化时，其竖向承载力较大，同其他倾角对称双斜桩基础相

比较，该倾角范围是最优的。 
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5、抗浮锚杆基础 

扩体锚杆承载特性的模型试验研究 

刘剑平
1，2

，张慧乐
3，4

，王述红
2
，张慧东

3，4
，赵琰飞

3，4
 

（1．东煤沈阳建筑基础工程公司;2．东北大学资源与土木工程学院;3．中国京冶工程技术

有限公司;4．中冶建筑研究总院有限公司） 

地下空间与工程学报 2013 年 8月第 9卷第 4期  

1 引言 

扩体型锚杆主要有两种形式，一种是仅在锚固段底部扩成一个大的扩体，称

为底端扩体型锚杆;另一种是在锚固段上扩成多个扩体，称为多段扩体型锚杆，

本次试验主要研究底端扩体型锚杆。刘钟等、李宪奎、曹兴明等、何庆林等分别

申请了扩体锚杆施工方法和相应设备的专利;陆观宏等介绍了一种适用于第四系

土层和单轴抗压强度小于3.0MPa岩层的新型锚杆扩孔技术，金铭等对软土地基

(天津)扩孔锚固技术进行了研究，夏柏如等对一种压张式扩孔锚杆钻具进行了现

场试验，胡建林等在研制锚杆机械扩孔器的基础上，进行了工艺试验和抗拔试验

研究。张慧乐等利用HC-10T-S锚杆拉拔仪进行了扩体锚杆室内模型试验。本文利

用自制的自动化锚杆载荷仪，系统地对竖向埋设于土中的拉力型与压力型扩体锚

杆进行了室内模型试验研究，以期对此类扩体锚杆的承载特性进行深入研究。 

2 扩体锚杆模型试验 

2.1 试验设计 

为了研究锚杆扩体段直径和长度的变化对荷载-变形特性的影响，方案共设

计了10组，每组包括2根几何尺寸一致的拉力型锚杆与压力型扩体锚杆，具体设

计参数如表1所示，其中模型锚杆的自由段统一取400mm。 

2.2 模型试验地基制备 

模型试验用土采用石家庄产石英干砂，其物理力学性能指标见表2，筛分试

验结果见图1。筛分试验表明，试验用石英干砂的不均匀系数小于5，属匀粒中砂。

模型试验利用分层砂雨法模拟天然砂土层，其密度与落砂高度密切相关，从图2

可以看出，落砂高度在0.2～0.8m之间时，砂土层的密度随落砂高度增加而增大;

当落砂高度超过0.8m后，砂土层的密度趋于稳定。模拟地基采用砂雨法试验装置

制备，如图3所示，模拟地基上覆土层厚度0.4m。 

2.3 扩体锚杆试验 

模型制作模型锚杆采用预制，自由段为8钢螺杆，扩体锚固段由圆柱形铝棒

与钢螺杆组装而成，如图4所示。为使模型锚杆受力后，荷载传递特征与实际扩

体锚杆近似，首先用光滑胶皮管套住自由段钢螺杆，使其能在胶皮管内自由滑动;

然后在铝棒中心钻孔，将锚固段部分的钢螺杆穿过此孔;最后，对于拉力型扩体

锚杆，利用环氧树脂将位于孔内的钢螺杆与中心孔壁粘接，对于压力型扩体锚杆，

在铝棒端部用螺栓固定钢螺杆。为模拟扩体锚固段与砂层的摩擦力，在扩体段外

表面粘贴石英砂。 
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表1 扩体单锚模型试验方案 

    

表2 砂样物理力学指标 

 

  

图1 颗粒大小分布曲线              图2 落砂高度与砂层密度关系曲线 

 
图3 砂雨法试验装置                      图4 扩体锚杆模型 

试验将模型锚杆预埋在砂箱底部，以固定的砂雨落高(0.80m)制备每级砂层

(每级砂层厚0.05m)，每次落砂厚度大于0.05m，然后用长直尺刮平，确保每级砂

层厚度为0.05m;如此反复直至设计厚度。 

2.4加载系统 

加载采用自行研制的自动化锚杆载荷仪，主要由电机、锚具、涡轮涡杆装置、
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电子控制系统等组成，通过电机的带动，利用涡杆向上拔模型锚杆，可以实现以

下功能:(1)可根据试验需要调整模型锚杆的上拔速度;(2)达到预期荷载后，可通

过调整速度调控器使压力稳定;(3)能够完成模型试验的加载与卸载。 

2.5 测量系统 

荷载与变形的量测采用HCYL-60锚杆综合参数测定仪，可通过智能组态器自

动存储试验数据;另外还可以根据试验需要，调节自动存储时间间隔。 

2.6 试验步骤 

扩体锚杆拉拔模型试验操作分为五个步骤:(1)模拟地基制备:采用分层砂雨

法制备地基至设计高度，然后在砂层表面码放配重砝码;(2)反力架安装:用天车

将反力架吊至试验位置，进行组装;(3)加载系统组装:将自动化锚杆载荷仪固定

在反力梁上，利用锚具固定锚杆自由段;(4)量测仪器架设:将力传感器安装在载

荷仪顶部，位移传感器架设在反力梁上，并利用水平尺调平;(5)试验加载:启动

载荷仪，并记录拉拔力与拔出量试验过程数据。试验以平均0.12mm/s的变形速率

匀速加载，扩体锚杆模型试验照片如图5所示。 

    
图5 模型试验照片                       图6 典型隆起照片 

3 试验结果 

3.1 试验过程 

观测试验以均匀变形速率加载，观测试验过程中荷载变化，可分为三个阶

段:(1)线性增强阶段:在很小变形的情况下，荷载呈线性发展，急速增长;(2)强

化阶段:随变形增大，荷载持续稳步增长;(3)稳定阶段:随变形不断增大，荷载趋

于稳定，甚至出现减小趋势。由于模拟地基被配重砝码覆盖，其在锚杆受荷过程

中的变形不能看到;极限荷载后，移除砝码发现土层表面存在一个圆形隆起，隆

起面积的大小随扩体锚杆锚固段直径与长度的变化而变化，典型隆起如图6所示。 

3.2 试验曲线 

模型试验重点研究扩体段直径和长度变化对拉力型、压力型扩体锚杆承载特

性的影响，选择具有代表性的Q-s滞回曲线，以及Q-se和Q-sp曲线对比图进行分析，

详见图7-图12。 
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图7 拉力型扩体锚杆Q-s滞回曲线 

表3 隆起区域直径统计 

 

 

图8 不同扩体段长度时拉力型锚杆Q-se和Q-sp对比曲线 

 

图9 不同扩体段直径时拉力型锚杆Q-se和Q-sp对比曲线 

3.3 数据整理 

极限荷载后，移去模拟地基上部砝码，不同扩体段长度与直径时，模型锚杆
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隆起圆形区域的直径统计见表3。 

结合实测数据，模型扩体锚杆的极限荷载取Q－s滞回曲线内的荷载最大值，

并将极限承载力与相对应的位移汇总于表4。以扩体段长度100mm、直径24mm的模

型锚杆为基准，对比扩体段长度相同、直径增大，以及扩体段直径相同、长度增

大，分别对极限荷载、单位扩体段横截面积荷载、单位扩体段长度荷载和单位扩

体段长度侧周面积荷载的贡献率，并将计算荷载提高比汇总于表5。 

 
图10 压力型扩体锚杆Q-s滞回曲线 

表4 极限荷载与对应位移 

 

 

图11 不同扩体段长度时压力型锚杆Q-se和Q-sp对比曲线 
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图12 不同扩体段直径时压力型锚杆Q-se和Q-sp对比曲线 

4 试验分析 

4.1 破坏模式分析 

结合模型试验观测到的现象以及图6，可以发现扩体锚杆极限荷载时存在一

个破坏锥体。文献指出，拉力型锚杆与压力型锚杆受荷后存在一个影响圆锥，如

图13所示，影响圆锥的直径Df可由下式计算: 

                        Df=D+2htanβ                           (2) 

                        β =2/3υ                               (3) 

式中:D为扩体段直径;υ 为石英砂内摩擦角;h为上覆土层厚度。 

结合表3，以扩体段长度250mm、直径变化的拉力型锚杆与压力型锚杆为例，

压力型锚杆的影响圆锥直径均大于拉力型锚杆的影响圆锥直径，验证了文献理论

的正确性。以扩体段直径40mm、长度变化的压力型锚杆为例，影响圆锥直径逐渐

增大，但增大趋势缓慢，说明扩体段长度对影响圆锥直径影响较小。以扩体段长

度100mm、直径变化的拉力型锚杆为例，影响圆锥理论上的直径Df分别为:250mm、

266mm、282mm，与模型试验结果相比，差值分别为140mm、-34mm、-118mm，说明

影响圆锥体直径受扩体段直径影响较大。 

由于本次模型试验上覆土层较薄，破坏模式受土层厚度的影响需进一步研究;

另外，土层内部变化不可视，破坏锥体的形状也需要深入的研究。 

4.2 尺寸效应研究 

对于拉力型与压力型扩体锚杆，当扩体段长度相同时，锚杆极限荷载随扩体

段直径增大而增大，如图14所示;当扩体段直径相同时，极限荷载随扩体段长度

增加而增加，如图15所示。结合表5、图14、图15，发现扩体段直径对极限承载

力影响较大，扩体段长度影响相对较小。随着扩体段直径的增大，极限荷载增大

幅度逐渐减缓。对于模型锚杆扩体段单位横截面积荷载，在扩体段长度保持一致

时，随扩体段直径的增大，荷载提高比由正变负;对于模型锚杆扩体段单位长度

荷载以及单位侧周面积荷载，在扩体段直径保持一致时，随扩体段长度的增加，

荷载提高比均为负值，但变化幅度不大。这说明存在一个比较经济、合理的扩体

段直径，对模型试验，扩体直径40mm较为适宜;对实际工程来说，进行扩体锚杆

的扩体段长度与直径的优化设计，将有助于提高扩体锚杆的经济与技术优势。 

4.3 承载能力探讨 

从试验实测曲线可以看出:(1)拉力型与压力型扩体锚杆的荷载-变形曲线近

似呈抛物线形，基本可以分为三段，与试验过程观测到的结果一致;在加载初始

阶段，Q－s曲线呈直线增长。(2)拉力型与压力型扩体锚杆Q-se和Q-sp对比曲线，

相同扩体段直径不同扩体段长度，以及相同扩体段长度不同扩体段直径情况下，

两类扩体锚杆的弹性变形对比曲线十分相似，塑性变形对比曲线也基本一致，说
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明试验用自制自动化锚杆载荷仪的研制是成功的。(3)从Q-s曲线上可以得到模型

锚杆的极限承载力及其对应的总变形。从Q-se和Q-sp对比曲线可以清晰地判别模

型锚杆的破坏，在塑形变形约2mm时扩体锚杆达到极限承载力。由表4可知，与普

通锚杆相比，扩体锚杆极限承载力提高明显。结合公式(1)，计算砂类土中拉力

型扩体锚杆扩大头承载力系数β c，同样采用公式(1)计算砂类土中压力型扩体锚

杆扩大头承载力系数β c，并分析其与h/D的关系，统计见表6。 

表5 荷载提高比 

 

   

图13 影响圆锥概念图            图14 扩体段直径增大对应极限荷载变化 
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图15 扩体段长度增加对应极限荷载变化 

表6 扩体锚杆扩大头承载力系数统计 

 
5 结论 

利用自制的自动化锚杆载荷仪，通过模型试验研究，得到以下结论: 

(1)模型锚杆破坏时存在一个破坏锥体，破坏锥体直径的大小受扩体段长度

的影响较小，受扩体短直径的影响较大。 

(2)拉力型和压力型扩体锚杆与普通锚杆相比，极限承载力提高显著;扩体段

直径的增大对极限承载力提高影响明显，扩体段长度增大对极限承载力提高影响

相对较小;随扩体段直径的增加，极限承载力的提高幅度逐渐减缓，单位横截面

积荷载提高比由正变负;随扩体段长度的增加，单位长度荷载以及单位侧周面积

荷载提高比均为负值。 

3)荷载-变形曲线基本呈抛物线形，可分为三个阶段:线性增强阶段、强化阶

段以及衰退阶段;从Q-se和Q-sp对比曲线可以清晰地判定模型锚杆的破坏;砂类土

中拉力型与压力型扩体锚杆的扩大头承载力系数β c是不断变化的，明显区别于

粘性土。 

(4)压力型扩体锚杆较拉力型扩体锚杆能更迅速的提供约束荷载，且相同条
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件下承载能力更大。 

(5)工程实际中，对扩体锚杆扩体段直径、长度以及上覆土层的厚度进行优

化设计，有助于提高扩体锚杆的技术优势和经济效益;扩体锚杆类型的选用上，

需在综合分析技术、经济等基础上合理选择。对于扩体锚杆不同埋深条件下的破

坏模式以及扩体锚杆尺寸效应等方面还有待进一步的深入研究。 
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砂土中扩体锚杆承载特性模型试验研究 
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岩土力学 2012年 12 月第 33卷第 12期 

1 引言 

扩体锚固技术也以其承载力高、成本低、经济环保、安全高效等优点日益受

到工程界的关注。在我国，中国京冶工程技术有限公司率先研发了具有多重防腐

功能的承压型囊式土层扩体锚杆（简称CJY-KT锚杆），取得了多项国家发明专利，

并且投入了工程应用，如图1所示。然而对这一新兴扩体锚固技术，尚存在以下

问题：扩体锚杆的锚固机制尚未得到清楚的认识；其承载变形特性还需要进一步

深入研究；国内外学者和规程、标准曾提出多种极限承载力计算方法，但计算结

果差别很大，并且缺乏必要的对比试验分析。随着高承载力锚杆需求的增加，扩

体锚杆的工程应用量越来越大。对于扩体锚杆的承载变形特性分析及其极限承载

力计算方法的探讨就显得越来越重要。为了深入研究扩体锚杆的极限承载力问题，

首先要分析扩体锚杆拉拔试验的荷载-位移曲线规律，并了解不同形式扩体锚杆

在不同埋深条件下的承载特性。为此，本文进行了系列室内模型试验，对扩体锚

杆承载特性进行探讨。 

 
图1 多重防腐囊式扩体锚杆（CJY-KT锚杆）     图2 分层砂雨法制备模拟地基 

2 室内模型试验 

2.1 模型试验设备与仪器 

为了避免模型试验产生边界效应，扩体锚杆模型试验采用 0.8m（长）³0.7m

（宽）³1.2m（高）的分层组装式试验砂箱。试验砂箱由 24 层均为 50mm³5mm

的等边角钢制成的 0.8m（长）³0.7m（宽）的矩形框组成。通过分层砂箱框的

组装，可以控制扩体锚杆的不同埋置深度。试验采用干石英中砂，模拟地基应用

分层砂雨法制备（见图 2），试验落砂高度为 1.0m，每层落砂厚度大于 5cm，落

砂后用铝合金方管沿砂箱边框将箱内砂土刮平。试验制备的模拟地基的物理力学

指标见表 1。模型试验考虑几何相似，相似比采用 1:10。扩体锚杆的扩体锚固段

模型尺寸如表 2 所示。锚杆扩体锚固段模型采用钢制圆柱体（如图 3 所示）。

为了增加锚杆扩体锚固段与周围砂土的摩阻力，将圆柱形扩体锚固段周围制成浅

螺纹状，此外还制作了直径为 6、8、12mm 直螺杆模拟普通拉力型锚杆。 
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表 1 模拟地基的物理力学参数表 

 

试验采用自行研制的手摇式锚杆加载试验台车，试验台车主要由行走装置、

手摇加载轮、加载对中装置以及配重等部分组成（见图 4）。手摇式锚杆加载试

验台车具有以下特点：（1）能够持续均匀地对模型锚杆进行加载；（2）试验加

载时间及持荷时间可以人为控制；（3）每级加载完成后能够锁定，从而实现稳

定持荷；（4）能够对加载滑轮位置微调，实现竖直对中；（5）模型锚杆拉拔破

坏后能够继续对模型施加位移，从而描绘出可能发生的荷载-位移曲线的下降阶

段。试验测量装置采用量程为 500kg 的锚杆测力计以及精度为 0.01mm 的电子位

移计。 

表 2 扩体锚固段模型尺寸表 

 

         图 3 扩体锚杆模型                  图 4 扩体锚杆模型试验系统 

2.2 试验方案 

与实施为了研究扩体锚杆尺寸及埋深对其承载变形特性的影响，并与普通拉

力型锚杆承载变形特性进行对比，设计了以锚杆埋深 H（扩体锚杆的扩体锚固段

上表面到砂土层表面的长度，普通锚杆为锚杆埋入砂土的总长度）、扩体锚固段

直径 D、扩体锚固段长度 L 以及普通拉力型锚杆直径 d 为控制指标的 25 组模型

试验，模型试验现场见图 5，试验方案见表 3。 
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表 3 扩体锚杆与普通拉力型 

   

表4 锚杆模型试验极限承载力 
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模型试验步骤：（1）将模型锚杆竖立于砂箱底座定位块之上，并用分层砂

雨法制备模型地基。（2）安放电子位移计托架，并将加载台车移动至指定位置，

将加载钢丝绳、拉力计和锚杆杆体连接好，利用加载对中装置将整个竖向拉拔系

统调至竖直，并在台车后部安放配重。（3）将电子位移计安装于托架上，并使

其测针与固定于锚杆自由段的水平金属板上表面接触。（4）试验开始采用人工

缓慢加载，每级荷载持荷3min，并通过拉力计与位移传感器对每级荷载读取荷载

值Q与位移值S。（5）进行试验数据处理。 

3 试验结果及分析 

3.1 扩体锚杆荷载-位移曲线特征 

通过归纳22组扩体锚杆Q-S/D拉拔曲线可以发现，不同几何尺寸的扩体锚杆

在不同埋深条件下所得到的荷载-位移曲线，可以根据扩体锚杆深径比的大小分

为2种基本形式（如图6、7所示），在本文试验条件下，H/D≥9.5的扩体锚杆表

现出深埋特性，定义为深埋扩体锚杆，H/D≤8.5的扩体锚杆表现出浅埋特性，定

义为浅埋扩体锚杆。从图6、7可见，这2种扩体锚杆的Q-S/D曲线特性具有显著的

差异性。图中图例为扩体锚固段直径-长度-埋深（深径比），扩体锚固段直径、

长度以及埋深单位均为mm。 

  

图5 扩体锚杆模型试验照片          图6 部分深埋扩体锚杆试验Q-S/D曲线 

根据图6可知，深埋扩体锚杆试验曲线从直观上可以分为以下3个阶段：第1

阶段为加载初期的直线段，其位移直径比值小于0.03。在此阶段内，扩体锚杆的

扩体锚固段及非扩体锚固段均提供承载，其变形主要表现为扩体锚杆的非扩体锚

固段的伸长，而变形速率最慢并且呈现弹性变形特征。第2阶段出现在曲线的第1

个拐点之后，为荷载-位移直线段，在此阶段内非扩体锚固段与其周围土体已出

现界面剪切破坏，非扩体锚固段承载能力大幅降低，主要由扩体锚固段提供承载

力，锚-土系统变形速率增加，线段前期锚固土体的变形仍可视为弹性变形，这

一阶段末期锚固土体开始进入塑性阶段。第3阶段出现在曲线的第2个拐点之后，

近似呈现为直线段，锚-土系统变形速率进一步加快，这时扩体锚固段周围土体

塑性区不断扩大，在荷载增加很小的情况下变形量急剧增长，这表明锚周土体已

经发生局部剪切破坏。值得指出的是，在第3阶段，深埋扩体锚杆的Q-S/D曲线仍

呈小幅单调上升趋势，即深埋扩体锚杆在较大的位移条件下仍然会有较小的承载

力提升。其原因在于，经过扩体锚固段上端土体的压缩，扩体锚固段的端承力会

随着压力泡的逐渐扩大而增加。 
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图7 浅埋扩体锚杆试验Q-S/D曲线       图8 深埋扩体锚杆试验的Q-S/D特征曲线 

   

图9 浅埋扩体锚杆试验Q-S/D特征曲线     图10 埋深1050mm普通拉力型锚杆试验曲线 

根据图7，浅埋扩体锚杆试验曲线可以分为以下4个阶段：浅埋扩体锚杆试验

曲线的最初阶段与深埋扩体锚杆相似，分别经历了弹性变形阶段、非扩体锚固段

界面剪切破坏，并使锚周土体进入塑性阶段2个阶段。在曲线的第2个拐点之后，

随着锚杆拉拔位移的持续增加，土-锚系统承载能力出现明显降低，表明浅埋扩

体锚杆已进入了整体剪切破坏阶段，这是浅埋扩体锚杆承载变形发展的第3阶段。

在承载力逐渐降低达到稳定值时出现了Q-S/D曲线的第4阶段，即随着拉拔位移的

增加，承载力值不再发生显著的提高或降低。 

为便于工程应用，经过综合简化可以得到2类扩体锚杆拉拔试验的Q-S/D特征

曲线，如图8、9所示，其中深埋扩体锚杆的主要特征可以归纳如下：（1）OA为

直线段，在荷载快速增长的情况下位移发展缓慢，这一阶段的土-锚系统处于弹

性变形状态。（2）在达到第1拐点A之后，出现了第2阶段，在这一阶段直线段AB

的位移速率增大，土-锚系统由最初的弹性变形状态进入塑性状态。（3）在达到

第2拐点B之后，随着荷载持续增加，直线段BC的位移速率出现大幅度增大，在这

一阶段锚周土体处于弹塑性状态，并且发生了局部剪切破坏，达到了深埋扩体锚

杆的极限承载力。 

同样，依据图9的浅埋扩体锚杆Q-S/D特征曲线，将其主要特征描述如下：（1）

浅埋扩体锚杆的OA、AB直线段的基本特征与深埋扩体锚杆基本相似，并且在B点

达到承载力的极大值。（2）当荷载-位移特征曲线超过B点后，BC直线段呈现出

荷载-位移特征曲线急剧下降，土体开始出现整体剪切破坏。（3）当荷载位移特

征曲线超过C点后，线段CD逐渐趋近于水平直线，锚-土系统的承载能力基本不再

变化。拉拔模型试验结果表明，浅埋扩体锚杆的Q-SD/曲线的位移速率随着荷载

的增加而不断加快，并且在达到B点荷载峰值后，承载力值会逐渐下降，锚杆周

围土体从弹性状态逐渐发展为弹塑性状态，表现为整体剪切破坏，随着位移进一

步增加，锚杆将会被拔出。所以在实际工程中必须避免采用浅埋形式的扩体锚杆，

以防止工程产生灾难性后果。 
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3.2 扩体锚杆与普通拉力型锚杆的承载特性 

经过25组模型试验实测结果的整理，将各组试验锚杆极限承载力Qu及极限承

载力对应的位移Su结果列于表4。综合图6、10和表4的试验结果可知，当锚杆长

度和埋深相同时，与普通拉力型锚杆相比，扩体锚杆的极限承载力有较大幅度的

提升。对比扩体锚杆与普通锚杆的Q-S/D曲线形态，扩体锚杆相对于普通锚杆具

有更大的弹性承载范围。普通锚杆在较小位移达到极限承载力后承载能力大幅下

降，而深埋扩体锚杆在较大位移条件下依然具有承载力小幅上升的能力。这主要

是由于在土体没有发生整体剪切破坏的情况下扩体锚杆的扩体锚固段端承力将

会持续增加。因此，在实际工程中采用扩体锚杆具有更高的安全性。 

3.3 扩体锚杆的承载力影响因素与承载比 

根据表4，当扩体锚固段长度为100mm，埋深分别为850、950、1050mm时，以

扩体锚固段直径20mm为基准，扩体锚固段直径分别为40、60、80、100mm的扩体

锚杆极限承载力提高幅度计算结果列于表5。由表5可以发现，当扩体锚固段直径

增加一倍时，在3种埋深条件下锚杆极限承载力提高了1.5～1.9倍。当扩体锚固

段直径增加2倍时，锚杆极限承载力提高3.14～3.73倍。当扩体锚固段直径增加3

倍时，其极限承载力提高4.89～5.58倍，而当扩体锚固段直径增加4倍时，其极

限承载力提高6.80～7.69倍。由此可见，当扩体锚固段直径增大时，其极限承载

力随之同步提高，扩体锚固段直径按照原尺寸每增加一倍，承载力就提高1.7倍

左右。 

表5 扩体锚固段直径变化对极限承载力影响 

 

表6 扩体锚杆埋深因素对极限承载力影响 

 

采用表4的扩体锚杆第13、21、22项试验数据进行分析，当埋深同为850mm，

扩体锚固段直径均为60mm，以长度100mm为基准，长度分别为150、200mm时，极

限承载力分别提高12%、21%。由此可见，通过增加扩体锚固段长度的方式提高扩

体锚杆极限承载力的效果远逊于通过增大扩体锚固段直径的方式。表6分析了扩

体锚杆埋深对其极限承载力的影响。对于5种扩体锚固段直径，以扩体锚杆埋深

850mm为基准，当埋深增加100mm（约11.8%）时，极限承载力提高幅度为1%～17%；

当埋深增加200mm（约23.5%）时，极限承载力提高幅度为18%～45%。由此可见，

采用增加埋深的方在工程实践中将锚杆锚固体扩大需要增加成本，因此，引入锚
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杆承载比Q/Vu作为1个重要指标加以分析，根据锚杆承载力分析表4绘制了扩体

Q/Vu-V关系曲线，如图11所示。也能够有效提高扩体锚杆的极限承载力。 

 

图11 承载比-体积关系曲线图 

4 结论 

（1）不同尺寸扩体锚杆的荷载-位移实测曲线均存在弹性变形阶段、非扩体

锚固段-土体剪切破坏阶段、锚周土体塑性变形阶段以及剪切破坏阶段。 

（2）扩体锚杆根据深径比的不同可以分为深埋扩体锚杆和浅埋扩体锚杆，

在本文的试验条件下，深埋与浅埋扩体锚杆的临界深径比为9.5。 

（3）深埋扩体锚杆在发生局部剪切破坏后，其承载力仍会有小幅提高，而

浅埋扩体锚杆达到极限承载力之后发生整体剪切破坏，承载力下降幅度较大。 

（4）与普通拉力型锚杆相比，扩体锚杆的极限承载力及其所对应的位移与

弹性承载范围均有较大幅度提高，通过增加锚杆扩体锚固段的直径、长度和埋深

均能提高锚杆的承载性能。 

（5）与普通拉力型锚杆相比，扩体锚杆承载比有大幅度提高，并且通过增

加扩体锚固段直径提高其承载力的方式经济性更好。在本试验条件下，当扩体锚

杆的扩体锚固段直径达到40mm时，其承载比最大，经济性较好。 

（6）在实际工程中，深埋扩体锚杆具有更高的承载能力、安全度与经济性。

在工程设计中应结合现场条件综合考虑扩体锚杆极限承载力与扩体锚固段尺寸

和埋深等因素，以增加扩体锚固段直径的方式寻求更高的承载比与极限承载力，

以便获取更大的经济效益。 
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6、既有建筑地基基础 

既有建筑地基基础新型加固方法研究 

蒋志军，柯技，李晓岑，张宇 

(四川省建筑科学研究院，四川成都 610081) 

岩土工程与地下工程 2016.4第 36卷 2期 

1 引言 

近年来，随着我国城市建设的快速发展，由于新建建筑、地铁等工程需要在

既有城市建筑周边进行基坑开挖，由此引发既有建筑不均匀沉降而致使其原有结

构发生开裂等事故，已逐渐成为新颖而普遍的工程问题。 

目前，关于既有建筑物地基基础开展的加固方法研究，已取得了诸多成果。

例如:韩金田等人提出了一种新型的复合注浆法，即高压旋喷和静压等两种注浆

法按时序结合所形成的复合注浆方法，并着重研究了复合注浆法的机理、特点以

及用于解决工程问题;吴顺川等人利用单孔复合锚杆桩技术，对既有基础进行了

加固，并对单孔复合锚杆桩的加固机理进行了初步研究;徐醒华、张娜等人分别

针对不同的实际工程，均开展了关于锚杆静压桩法在既有建筑地基基础加固中的

应用，这对不具备打桩条件的实际工程提供了较好的研究思路;聂国东开展了地

基基础施工中建筑物地基的加固方法研究，并详细探讨了灌浆与静压力桩等常见

的建筑物地基加固施工方法。总体而言，地基基础常见的加固方法可分为注浆加

固法、基础补强注浆加固法、锚杆静压桩法、坑式静压桩法、加大基础底面积法、

加深基础法、树根桩法以及石灰桩法等。以上方法大多是基于地基基础因自身地

基不均匀沉降或基础结构不合理等原因而开展的加固研究，而关于新建工程导致

既有建筑地基基础需要加固的工程问题，则研究得较少。 

因此，为解决此类新的工程问题，亟需开展新型的地基基础加固方法研究。

本文依托四川遂宁某新建隧道引发相邻既有建筑物倾斜的实际工程，针对地基基

础不均匀沉降而开展加固处理方法研究，基于工程实际，提出一种利用钢管桩外

加H型钢连接于原有基础的新型快速加固方法，并通过现场荷载试验、监测数据

验证该方法的实际加固效果。该方法为地基基础抢险加固工程的设计和施工提供

了一种快速、合理、有效的研究思路。 

2 依托工程概况 

本文依托四川遂宁某新建隧道引发相邻既有建筑物倾斜及结构开裂的实际

工程，新建隧道边线与既有建筑相距4m(图1)。既有建筑底层为钢筋混凝土框架

结构，上部为6～7层(局部)砌体结构，其基础形式为钢筋混凝土独立基础、柱下

及墙下条形基础。隧道开挖前，在隧道与既有建筑间采用SMW工法连续墙施工，

进行隔水处理。SMW工法连续墙施工过程中，既有房屋的地坪、地梁、墙面、顶

板等主体结构部位出现了不同程度的裂缝，产生了较严重的安全问题。 

基于已有勘察设计资料，该既有建筑区域的岩土地层主要由人工填土(层厚

2m)、粉质黏土(层厚6m)、稍密卵石(层厚1m)、中密卵石(层厚5m)组成，各岩土

层物理力学指标见表1。 

经现场监测表明(图1中J1～J8为监测点)，既有建筑临近新建工程一侧出现
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下沉，沉降量为22．8～29．7mm，背离新建工程一侧出现上抬，累计上抬量为0．7～

5．9mm，该既有建筑出现了不均匀沉降。经技术鉴定分析可知，新建工程SMW工

法连续墙施工造成既有建筑部分结构出现裂缝，并导致其出现明显整体倾斜，对

其主体结构的使用产生了严重的安全隐患，亟需针对该既有建筑地基基础进行加

固。 

表1 岩土层物理力学指标统计 

 

 

图1 既有建筑与新建隧道的平面位置关系 

3 加固方案研究 

笔者结合既有建筑施工设计图、岩土状况及周边环境情况研究分析，既有建

筑地基基础形式为条形基础，基础持力层为粉质黏土层，埋深2m。在SMW工法连

续墙施工过程中，既有房屋产生裂缝及倾斜，目前连续墙早已施工完毕。分析认

为SMW工法连续墙施工时，在三轴成孔过程中，既有建筑基底粉质黏土在临近基

坑侧产生侧向变形，引起地基基础不均匀沉降，而目前连续墙已施工完毕快两个

月，根据地勘报告及周边环境情况分析，目前粉质黏土含水量应较大，加固施工

需考虑振动对其强度影响。常规加固方法无法满足该工程快速有效的加固要求，

又考虑到成都片区建筑物普遍以砂卵石为持力层的特点，因此，本文在已有的钢

管桩加固方法的研究基础上，基于该实际工程问题，将利用钢管桩开展新型的加

固方法研究。 

该既有建筑的基础形式主要以条形基础为主，基础上为地圈梁，梁上为框架

柱或墙体。本文采用直径140mm、壁厚8mm的钢管桩，在条形基础上开孔，通过打
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桩的方式使桩端进入中密卵石持力层;桩顶焊接H型钢，型钢平行于条形基础，在

型钢上通过螺栓连接直径20mm的三级钢筋，并将连接钢筋植入条形基础，且保证

植入锚固深度不低于22倍钢筋直径，最后利用C20混凝土将整个桩顶加型钢封闭

(图2、图3)。 

该方法所采用的钢管桩通过锤击方式可快速进入持力层，再通过H型钢沿条

形基础将所有的钢管桩桩顶并联，然后通过螺栓连接和植入锚固的方式使H型钢

与条形基础连接起来，最后钢管桩便与条形基础形成整体受力结构，共同分担上

部结构荷载。该方法操作简便快捷，尽管打桩对饱和粉质黏土影响较大，但可快

速将上部荷载部分转移至钢管桩，从而减少建筑物的不均匀沉降以达到加固效果。 

4 加固效果验证分析 

基于前文介绍的钢管桩+H型钢的新型加固方法，已快速应用于实际抢险工

程，为进一步检测、评价其加固效果，本文通过荷载试验与现场监测相结合的方

式进行验证分析。 

4.1 荷载试验检测 

钢管桩进入持力层后，根据《建筑桩基技术规范》，本文按1%且不少于抽3

根的要求，进行单桩竖向静载荷试验检测。通过钢管桩荷载试验可知，钢管桩进

入中密卵石层后，单桩竖向承载力特征值达到180kN，满足设计承载力要求。 

4.2 现场监测评价 

针对该加固方法，在整个地基基础加固过程中(日期5－30至7－19)，进行了

连续的建筑物沉降变形观测，监测点位置如图1所示(J1～J8)，监测结果见图4(沉

降为负，隆起为正)。 

 

图2 钢管桩+H型钢地基基础加固平面 

据图4可知，自SMW工法连续墙施工以后(日期3－26)，J1、J4、J5、J7等临

近隧道基坑边线的监测点出现沉降现象，其中以房屋平面右上角J7点的沉降速率
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最快、沉降量最大，截止加固开始(日期5－30)，最大沉降量达到16.3mm;J2、J3、

J6、J8等背离隧道基坑边线的监测点出现隆起现象，其中以房屋平面左下角J2

点的隆起速率最快、隆起量最大，加固前的最大隆起量为2.4mm。可见该既有房

屋在SMW工法连续墙施工后出现了明显的不均匀沉降，且向隧道基坑倾斜。 

图4中，日期5－30至6－21为既有房屋的加固初期，只施工钢管桩，未施工H

型钢与钢管桩桩顶并联部分，该阶段上述沉降点的沉降速率、沉降量均明显增大。

这主要是由于钢管桩在锤击进入持力层的过程中，对既有建筑地基产生了一定的

扰动，从而带来了附加的不均匀沉降。而当采用本文钢管桩+H型钢加固方法后(日

期6－21至7－19)，既有建筑的沉降现象迅速减弱并停止，隆起现象亦迅速减弱，

随后原隆起部位均产生一定沉降。最终保持稳定;整个加固期仅为30d，共施工134

根桩。可见，本文所提出的新型加固方法，可快速、有效地治理新建工程引发既

有建筑不均匀沉降的工程病害问题，这为解决今后工程中类似难题提供了一种较

好的参考方法。 

 
图3 钢管桩+H型钢地基基础加固立面

 
图4 既有建筑沉降观测 

5 结论 

本文依托某新建隧道引发相邻既有建筑物倾斜的实际工程，针对地基基础不

均匀沉降开展了加固处理方法研究，提出了一种钢管桩+H型钢的新型快速加固方
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法，全面阐释了该方法的加固机理，并通过现场静荷载试验、监测数据验证了该

方法具有快速、有效的加固效果，揭示了既有建筑在运用该方法加固前、加固期、

加固后三阶段的沉降变形规律，全面论证了该加固方法的合理性。本文提出的钢

管桩+H型钢的新型加固方法，可为今后治理类似的新建工程引发既有建筑地基基

础不均匀沉降，提供了一种快速、合理、有效的参考方法。 
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考虑建造和加固过程的既有建筑地基土压缩特性试验研究 

唐秋丰
1,2
，佟建兴

1,2
，贾宁

1,2
，周圣斌 

1,2
 

（1 中国建筑科学研究院地基基础研究所；2 建筑安全与环境国家重点实验室） 

建筑结构 2021年 6月第 51卷增刊 

1 引言 

实际工程中，由于勘察、设计、施工、使用以及周围环境等方面的问题，既

有建筑地基基础沉降问题时有发生，例如绝对沉降较大、整体碟形沉降、局部差

异沉降和建筑倾斜，由此带来的基础整体弯矩、剪力增大将导致建筑使用寿命减

少、安全储备降低甚至发生破坏。采用复合桩基加固是常见的既有建筑减沉加固

方法。建筑建造过程中和建成后，地基土的物理力学指标发生了变化。在既有建

筑自重荷载的长期作用下，地基土的物理力学指标和工程特性会发生较大变化。

国内外相关文献都指出，既有建筑荷载可视为对地基土的预压，一定影响范围内

的土将会被压缩，土中孔隙体积减少，土的物理力学指标发生相应变化。认为压

密区在基底下0.5～1.0倍基础宽度的深度范围内；认为既有建筑基础下1.25倍基

础宽度的深度范围内的地基土，对既有建筑地基的承载力和变形影响较大。 

既有建筑采用复合桩基加固，地基土的应力路径更为复杂，采用初始勘察报

告提供的压缩性指标（压缩系数、压缩模量等）已不能满足加固设计要求。因此

本试验考虑建筑的建造和加固过程，通过固结试验模拟该过程，以重新确定桩身

深度范围内（加固区）地基土的压缩性指标。考虑到加固施工对加固区地基土的

影响较大，本试验仅研究加固区地基土的压缩特性。 

2 试验概述 

本试验选取了海南的淤泥质土（高压缩性土）和北京的粉质粘土（中低压缩

性土）作为试验对象，以期找到两种土质土的压缩性变化规律。本试验为一维压

缩试验，分为模拟固结试验和标准固结试验。根据工程经验，建筑主体结构一般

7d左右施工一层，基础加固时桩与基础的封桩连接时间不超过5d，因此建筑建造

和加固过程中地基土（尤其是细颗粒土）在附加应力作用下难以完成固结，故采

用加载较快的固结试验模拟该过程，称为“模拟固结试验”（区别于《土工试验

方法标准》中的快速固结试验）。勘察报告中的压缩性参数一般通过标准固结试

验或快速固结试验得到。本试验采用标准固结试验作为对照试验。试验分组见表

1。本试验以孔隙比e为纵坐标，单位压力p为横坐标，绘制e-p曲线。试验荷载水

平的确定和分级根据海南某加固项目的实际数据，即基础埋深3m，基底压力

209kPa，加固桩实测托换53%上部荷载，加固前基底土压力130kPa，加固后基底

土压力为78kPa，基础尺寸为60m³15m。 

表1 试验分组 
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图1 试验土样 

首先进行标准固结试验：取不同深度的土样，分级加载至相应深度自重应力

与附加应力之和，其中每级荷载下土样沉降稳定后再加载下一级荷载。之后进行

模拟固结试验：取不同深度的土样，分级加载至相应深度自重应力与附加应力之

和，模拟建筑的建造过程；然后卸载至相应深度的自重应力与减小后的附加应力

之和，模拟封桩后地基土应力减小的过程；最后加载至加固后相应深度的自重应

力与附加应力之和，保持该荷载至沉降稳定。模拟固结试验每级荷载持续一段时

间后加载下一级荷载，该段时间根据以下公式估算： 

                    ∆𝑡𝑠𝑖𝑚 =
∆𝑡𝑠𝑡𝑑 ∙𝑡1

𝑡2
                    (1) 

∆𝑡𝑠𝑖𝑚为模拟固结试验平均每级荷载持续时间；∆𝑡𝑠𝑡𝑑为标准固结试验平均每

级荷载沉降稳定所需时间；𝑡1为建筑建造所需时间；𝑡2为建筑沉降稳定所需时间，

根据工程经验确定。试验严格依照《土工试验方法标准》（GB/T50123-2019）中

含水率试验、密度试验和固结试验的相关规定执行。试验土样及主要仪器设备见

图1，2。 

  
图2 试验设备 

3 试验结果分析 

3.1 高压缩性土压缩试验 

该淤泥质土取自海南某加固项目，初始勘察报告和加固前所做勘察报告出具

的物理力学参数见表2，其中最为明显的变化是压缩模量发生了较大的增加，这

说明土的应力历史对土的压缩性有较大影响。试验所得不同深度的一维压缩e-p

曲线见图3～图5。标准固结试验和模拟固结试验每级荷载间隔分别为6～8h和

40min。模拟固结试验中，每级荷载持续时间相对较短，加之软土透水性较差，

每级荷载固结不充分，导致第一次加载阶段的沉降量明显小于标准固结试验，并
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且在前几级卸载过程中，土样还在不断固结沉降，直至荷载较小、土样处于超固

结状态后开始回弹；再加载阶段，土样继续固结，但曲线斜率相较于第一次压缩

明显减小，最后一级荷载持载至沉降稳定的沉降量很小。 

表2 初始勘察报告和加固前所做勘察报告的物理力学参数对比 

 
为求得既有建筑加固后的沉降量，需要求得卸载再压缩段的模量。根据试验

所得数据，不同深度下的再压缩模量与各类压缩模量的关系见表3，表中慢压指

标准固结试验，快压指模拟固结试验。其中再压缩模量取值范围在5.93～

11.71MPa之间，大致相当于原地基土慢压压缩模量的1.93～2.11倍、慢压Es1-2

的2.79～3.57倍。 

 
图3 11m深处高压缩性土    图4 15m深处高压缩性土      图5 20m深处高压缩性 

固结曲线                 固结曲线                土固结曲线 

3.2 中低压缩性土压缩试验 

该粉质粘土取自北京某项目，勘察报告出具的物理力学参数见表4。试验所

得不同深度的一维压缩e-p曲线见图6～8。标准固结试验和模拟固结试验每级荷

载间隔分别为3～4h和1h。相较3.1节，本节模拟固结试验中每级荷载持续时间较

长，粉质粘土透水性相对较好，导致第一次加载阶段的沉降量接近于标准固结试

验。卸载、再加载阶段和3.1节有相同的规律。 
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表3 高压缩性土再压缩模量与压缩模量关系 

 
表4 勘察报告物理力学参数建议表 

 

不同深度下的再压缩模量与各类压缩模量计算关系见表5，其中再压缩模量

取值范围在14.30～14.75MPa之间，大致相当于原地基土慢压压缩模量的1.56～

2.99倍、慢压Es1-2的2.53～3.54倍。综合高压缩性土和中低压缩性土的试验结

果，土样的回弹再压缩模量为慢压压缩模量的2倍左右、压缩模量Es1-2的3倍左

右。本试验依托于住房和城乡建设部科技计划项目《既有建筑复合桩基加固关键

技术及工程应用研究》（项目编号2016-K5-055）。在该项目的工程算例中，采

用本结论代入相应模型进行计算，计算结果和实际较为吻合。 

 
    图6 6m深处中低缩性土  图7 13m深处中低压缩性土      图8 20m深处中低压 

        固结曲线                    固结曲线                缩性土固结曲线 

表5 中低压缩性土再压缩模量与压缩模量关系 
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4 结论 

本试验中，模拟固结试验e-p曲线反映了既有建筑建造、加固、沉降稳定过

程中地基土的变形状态。通过对比标准固结试验，可以得到以下结论： 

（1）在高附加应力作用和卸载再加载的影响下，既有建筑地基土的压缩性

指标相比勘察设计阶段会发生较大变化。既有建筑加固时应考虑建造和加固过程

对地基土的应力历史，在加固前进行补充勘察作为设计和施工的依据。 

（2）既有建筑从建造到加固的过程中，地基土应力路径较为复杂，宜通过

试验手段模拟地基土应力路径，采用回弹再压缩模量计算加固后桩身深度范围内

地基土的沉降。 

（3）本试验中，综合高压缩性土和中低压缩性土的试验结果，土样的回弹

再压缩模量为标准固结试验压缩模量的2倍左右、压缩模量Es1-2的3倍左右。 

（4）在非无限大竖向均布受力面积的情况下，地基土的实际应力应变状态

并不符合侧限条件，因此一维压缩试验存在着不可避免的问题。鉴于竖向应力和

水平应力存在一定的线性关系，采用三轴固结试验模拟地基土的实际应力状态从

理论上讲更为合适，但该试验条件较为复杂。本文试验方法简单易行，结果满足

工程应用要求，方便工程应用。 
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既有建筑物地基基础检测与评定技术的研究 

张振拴，崔峰，刘波，张鹏 

(河北省建筑科学研究院，石家庄050021) 

建筑科学2011年6月第27卷增刊-1 

1 引言 

既有建筑在长期荷载作用下，一方面随着时间的发展，地基变形逐渐稳定、

地基承载力会有所增长;另一方面，由于建筑物周边环境变化(例如附近有新建高

层建筑或者地铁等地下工程)，或者建筑物使用功能变化(如增层改造)，或发生

意外事件(如地下管道漏水)等原因，都会引起既有建筑地基荷载的增长或者地基

承载力的减弱。因此，准确评价既有建筑的地基安全性，确保建筑的安全有着重

要意义。 

既有建筑在原有的荷载上增加荷载是一项相当复杂的技术工作，它与地基土

的种类和状态、基础的类型和尺寸、基础材料的耐久性、上部结构体系、作用荷

载的性质与大小、房屋使用年限、既有建筑的使用情况以及对不均匀沉降的敏感

程度等许多因素有关。既有建筑在增层改造时，使其增加的荷载应尽量小、适用

性和安全性、经济和美观等应满足多种条件，坚持用材少、投资省、工期短、见

效快和施工简便的原则。要达到这一目的，除对既建筑上部结构进行鉴定外，对

地基基础的评定是一个关键，而检测技术则是更重要的。 

2 检测与评定技术的研究 

2.1 载荷试验技术 

建筑物增载和增层改造是一项技术难度较大的工作，其中对地基承载力的评

价是关键技术之一。对既有建筑物的地基承载力的评价有多种方法，但都是以载

荷试验的结果为依据。因此对既有建筑采用载荷试验技术测试地基承载力是行之

有效方法，是目前测试承载力方法中不可代替技术。载荷试验选取独立基础或条

形基础的典型建筑，在基础旁开挖竖向试坑，然后在基础下开挖试验位置，应用

载荷试验技术测试地基承载力，判断基础下载荷试验技术的可行性和适用性，并

根据工程施工前载荷试验和既有建筑基础外载荷试验进行对比，分析地基承载力

在建筑物长期荷载作用下的变化规律。 

某炼钢厂拟增加吊车荷载，从原来的2000kN增加2500kN的增载试验。经对使

用8年的既有建筑地基载荷试验，承载力特征值分别为338kPa、300kPa、375kPa

平均值为338kPa;工程施工前地基地基承载力特征值平均值为300kPa;地基承载

力提高12.7%，因为地基在上部荷载的长期作用下地基被压密，承载力有适当的

提高。地基原为强夯地基，地基处理后提高幅度有限，仅满足了原有设计的要求，

加之工程在使用期间局部地基渗水，地基不但没有提高，反而局部地基承载力降

低，所以未满足增载要求。基础下载荷试验试仪器安装示意图1。载荷试验曲线

为某投入使用时间为12年的四栋四层住宅楼，为砖混结构，每层设有圈梁，基础

形式为砖砌条形基础，基础埋深1.10m，载荷试验p～s曲线见图2。 
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图1 基础下载荷试验试仪器安装示意图 

 

图2 基础下载荷试验p～s曲线 

2.2 原位取样技术 

既有建筑地基土的物理力学性质指标主要有含水率、密度、孔隙比、压缩模

量、粘聚力、内摩擦角等。土的物理力学性质指标测试的准确程度直接关系到地

基基础及上部结构的安全度，因此准确测试既有建筑地基土的各项物理力学性质

指标至关重要。确定既有建筑地基土物理力学性质指标最直接的办法就是在基础

下方直接取原状试样，进行土工试验。为了对比选取典型试验场地，在基础中心

及边界和基础外分层取土样，测试土样的物理力学性质指标，分析基础下和基础

外地基土物理力学性质指标的变化特点。基础下地基土取样位置示意图见图3;

地基土密度随深度的变化规律见图4。既有建筑基础下和基础外地基土的物理力

学性质指标相比，基础下地基土的密度和压缩模量均有提高;根据地基土的抗剪

强度指标c、υ 标准值，利用规范公式确定基础下和基础外地基承载力特征值;

随着地基土层深度的增加，基础中心、基础边界以及基础外地基土的各指标逐渐

趋于一致。通过原位取样技术可对既有建筑地基土各项指标的变化规律进 

行研究。 

2.3 剪切波速试验技术 

剪切波速可以进行土的物理力学指标的判定，包括地基士的泊松比μ 、剪切

模量G、弹性模量E、阻尼比D; 推求饱和土层的孔隙率和容重，计算场地的固有

周期，确定建筑场地类别划分，检验地基加固效果等，测试波形图如图5。剪切
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波速与标准贯入击数建立的关系来确定地基承载力特征值。在试验场地上选取合

适的位置，紧靠基础尝试标准贯入试验技术判断既有建筑的地基承载力。 

 

图3 1号孔单孔法波速测试波形图 

表1是各种公式计算和实测所得标贯击数与测试波速的关系。从表1可以看出，

根据中科院公式计算所得结果较其它公式计算结果更为接近实际测试速度，根据

所测得数据对公式(1)进行修正得到适用于粉土强夯地基标贯和剪切波速的计算

公式: 

                       vs=153.72N
0.2402                                       

(1) 

地区不同土的性质也不同，可以采用相同的研究方法根据地区的特点，建立相应

的关系式。通过剪切波速试验可应用于既有建筑场地类别的判定和建立剪切波速

与标贯击数的关系式。 

表1 标贯击数与测试波速(m/s) 

 

2.4 探地雷达测试技术 

选取某桥梁的桩基础和某建筑的桩基础为试验对象，尝试在桩基础侧面应用
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探地雷达检测桩位，研究探地雷达测试技术的可行性。探地雷达测试技术可较准

确的确定基桩的位置和埋置深度。根据实测成果可知，探地雷达天线的选取与基

础的埋深有关。当基础埋深在2.0m以内选取400MHz的天线较好;当基础埋深大于

2.0m小于5m时，270MHz的天线较为适用;100MHz的天线可探测较深的距离，但是

测试精度较低。地下水对雷达测试的影响较大，对地下水位较高的的既有建筑桩

基础的测试有待进一步研究。 

2.5 低应变动力测试技术 

低应变反射波法检测桩身结构完整性。在复合地基中选取素混凝土桩，进行

低应变动力测试; 采取特殊的测试措施，对比建筑基础施工前后的测试数据，验

证低应变动力测试在既有建筑地基中应用的可行性。既有桩基低应变现场检测示

意图图6，成桩后动测实测曲线图7。低应变基桩反射波法测试技术，在洞内锤击

的激振方式，可以采集到典型的动测曲线，具有较好的适用性。 

2.6 沉降观测技术 

沉降观测是对既有建筑高程变化所进行的测量，确定建筑物在不同时期的沉

降变形和变化状态及特征。为了保证增层或增载建筑物的正常使用和安全，为以

后的改造工程的勘察设计施工提供可靠的资料及相应的沉降参数，同时从沉降数

据可以了解既有地基基础的变化状态，因此既有建筑沉降观测是必不可缺少的。

选取增层后的住宅楼为试验实体，在基础上布置测点，应用沉降观测技术评价既

有建筑物的安全性。沿纵墙观测点沉降分布曲线图8，平均沉降速率随时间、荷

载变化曲线图9。 

 

图4 既有桩基低应变现 

 

图5 成桩后动测实测曲线场检测示意图 
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图6 增层楼南侧纵墙观测点沉降曲线 

 

图7 增层楼平均沉降速率随时间变化关系曲线 

建筑物的地基变形特征可分为沉降量，沉降差，倾斜、局部倾斜。对不同结

构，地基变形特点不同，故对不同结构形式应采用不同的变形特征来评价。对砌

体承重结构，应由局部倾斜控制其变形，对多层建筑还应控制其基础的整体倾斜

值。本试验的工程地基强度对变形的影响，南纵墙的沉降小于北侧纵墙的沉降，

这是因为北侧地基受水浸泡软化，承载力低于南侧所致。沉降变形的收敛性，由

沉降、荷载、时间曲线及沉降速率与时间曲线可看出，不同的荷载阶段，沉降速

率不同，且具有明显的收敛性。通过沉降观测技术对增层过程中地基的沉降变化

规律进行了研究。在既有建筑增载及使用中对建筑物进行沉降观测，是验证地基

基础是否处于安全状态的一种有效方法。 

3 结论 

既有建筑和地基的安全性进行检测和评定，这是当前工程界急需解决的技术

难问题。目前国内对既有建筑地基基础的检测主要采用对新建场地的勘察和测试

技术进行检测和评定，如载荷试验、标准贯入试验、圆锥动力触探、原位取样等

测试技术。这些技术通过改进和改变测试条件才能适用，改变和改进的技术则是

既有建筑地基基础检测和评定的热点和难点。 

根据不同的上部结构、基础形式、使用年限选择典型的既有建筑，采用载荷

试验技术、原位取样技术、剪切波速测试技术、探地雷达测试技术、低应变 

动力测试技术、沉降观测技术等对其进行测试和研究，得知这些测试技术有很好

的适用性和可靠性。在国内外很多学者通过原位测技术测得数据，经过数理统计

和分析，得到了既有建筑地基承载力计算公式。为既有建筑地基基础检测和评定

提出了地方公式和研究成果，有很好的指导作用。但都缺少实测数据和系统的测

试方法及评定技术。本文对既有建筑地基基础系统的检测与评定是一次有效尝试。 
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测试过程中，对既有建筑物地基基础安全性的检测与评定进行了研究。但对

桩基承载力及其完整性研究相对较少; 低应变动力测试技术，在洞内采用爆炸的

激振方式进行试验，但未采集到预期的动测曲线，此种激振方式有待进一步开展

这方面的研究。 
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1、地下连续墙 

井筒式地下连续墙水平承载能力模型试验研究 

戴国亮，周香琴，刘云忠，刘立基，龚维明 

（东南大学 土木工程学院，南京 210096） 

岩土力学 2011年8月第32卷增刊2  

1 引言 

地下连续墙自从20世纪出现以来，以其自身整体刚度大、强度高、防渗挡土

等优点在国内外很多工程中都得到了应用。50年代末地下连续墙技术传入我国和

日本，并先后开始在世界各国迅速发展。目前日本是地下连续墙技术最发达的国

家，在设计和施工方面均处于世界领先水平，虽然地下连续墙在大型桥梁基础中

应用较多，但在我国尚未系统的理论研究，在公路桥涵地基与基础设计规范中也

未列出其具体的设计参考准则。水平荷载下地下连续墙的受力过程较为复杂，其

受力是一个复杂的墙土相互过程。国内已经有不少实际工程都进行了单片地下连

续墙的现场载荷试验，研究竖向以及水平向承载性能，国外曾采用O-cell法对一

根壁板桩进行了竖向静载试验。对于闭合地下连续墙国内外还没有进行现场试验，

对于水平承载性能，包括土芯的作用机制的研究还很缺乏。本次进行了水平荷载

下单孔闭合地下连续墙的室内模型载荷试验，研究了闭合地下连续墙的水平受力

变形机制，探讨了在墙顶各级荷载下墙身的水平变位、弯矩、剪力以及转角沿墙

深的变化规律。 

2 模型概况 

在单一均匀土体中进行试验更有利于准确探求一般规律，试验选择在独立的

3.0m³3.0m³4.5m的混凝土池中进行，如图1所示。模型土选用细砂，分层铺填

在混凝土池内，砂的相对密实度控制在0.8左右。砂土物理力学参数由试验确定，

见表1。 

表1 模型土的物理力学参数 

 

 

图1 试验池实物图（单位:m） 

模型墙采用有机玻璃制作，由有机玻璃生产厂家专业制作。将剪裁好的有机
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玻璃板进行贴片、接线以及表面处理后，再进行拼接。拼接时，先将板材钻孔并

用螺栓将4块板拼接成筒状，然后向板与板的连接处注入进口高强药剂，使4块板

牢固地粘在一起，确保地下连续墙模型具有较大的连接刚度和良好的整体性。为

了测定井筒式地下连续墙基础在水平荷载作用下墙内外侧土水平抗力、内外侧摩

阻力随荷载作用下的分布变化，将正面受力墙设为双层有机玻璃墙，每层玻璃墙

厚度为20mm，间隔5mm。试验测得有机玻璃的弹性模量约为2.787GPa。 

为了观测不同截面大小墙基承载性状，制作了3种截面尺寸的有机玻璃模型

墙，具体模型工况见图2和表2。 

 
图2 单孔闭合墙模型B 

表2 模型工况 

 

3 试验概述 

3.1 测试元件布设 

将闭合墙置于槽中，闭合墙的平面中心与槽中点重合，墙身露出泥面深度为

75、150、150mm。由于基础水平向承载力一般较竖向要小得多，因此，闭合式地

下连续墙基础水平向试验的加载装置量程不能太大，否则，加载过程中的荷载精

度难以保证。为此，针对本次水平向模型试验，制作了加载量程为10kN的小千斤

顶提供水平荷载。试验中每组闭合墙采用5只电子位移传感器测量墙顶与施力点

的水平位移。闭合墙的每片墙都布设了14个应变片，测定墙体在墙顶水平荷载作

用下的内力变化。水平荷载试验中对每片墙位于泥面下150cm范围内区域的应变

片进行加密，应变片布置如图3所示。 

3.2 测试方法 

水平向荷载试验加载方法可分为单循环连续加载法和多循环加载法两大类。
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采用多循环加载法是为了模拟实际结构物的受力形式，但由于实际荷载情况异常

复杂，很难达到预期目的。此外多循环荷载的施加给位移特别是内力的测量带来

许多不稳定的因素，大大影响测试精度。本试验采用单循环连续加载法，每级荷

载加载量为预估最大荷载的1/10，每级卸载量为加载量的2倍。加载每级维持1h，

每级加载后在5、15、30、60min测读一次，卸载每级维持30min，在5、15、30min

测读一次。 

 
图3 墙体及应变片布置示意图 (单位：mm) 

4 测试数据分析 

4.1 位移传感器数据分析 

因闭合型地下连续墙的整体刚度很大，墙顶各点的水平位移基本相同。根据

布设在试验墙顶的位移传感器在各级荷载作用下的实测水平位移值，绘制出3组

闭合墙的墙顶H与荷载水平位移Y曲线，并整理出荷载H与水平位移梯度（Δ Y/Δ H）

曲线，如图4所示。 

由图4可见，墙顶荷载下水平位移有如下特点：①从整体上看，墙顶的H-Y

曲线呈非线性性质。3组闭合墙的变形量最大值分别为37.7、57.64mm和24.31mm。

②H-Y曲线呈缓变型，在较小的墙顶荷载下水平位移曲线呈线性变化，当荷载超

过一定值后，Δ Y/Δ H增加。③据《建筑桩基技术规范》和图1(a)、1(b)中可以

看出，对于A闭合墙，1.8kN引起的位移量比前一级荷载1.5kN有明显的增加，故

取1.5kN为试验墙的水平临界荷载，即Hcr=1.5kN。与此相类似的判断，可得B墙

Hcr=3.9kN，C墙Hcr=4.8kN。 
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图4 墙顶荷载位移曲线 

4.2 闭合墙墙身的水平变位、弯矩、剪力及角位移性状分析 

由位移传感器可测得每级荷载作用下的力作用点的位移，同时根据桩身各截

面应变片的数据，按桩的挠曲线可推导出式（1），计算出墙身各测量截面的转

角及水平位移值。 

             (1) 

5 墙身截面尺寸和墙深对闭合墙水平承载性状的影响分析 

模型墙体深度为0.65m的A组墙以及模型墙体深度为1.3m的B组和C组不同墙

身截面尺寸的最大水平荷载H、墙身变位S、弯矩M及角位移值。由表中可知，墙

身截面尺寸大的闭合墙，与墙侧土体的接触面积增大，故其水平承载能力H也增

大，墙身最大弯矩也随之增大。 

6 结论 

（1）水平荷载下闭合墙基础呈整体倾斜破坏特性，其水平承载能力的大小

取决于墙侧土体的屈服强度及基础上部结构所允许的水平位移量。 

（2）闭合墙墙身弯矩随墙深呈非线性变化，墙身剪力在加载处最大，且墙

身弯矩极大值墙身剪力为0，0点以下，墙身剪力随深度呈“大肚形”变化。 

（3）闭合墙埋深较浅时，刚体性状表现的比较明显，墙身自身的弯曲能力

较小。墙身埋深增加，闭合墙逐渐会表现出弹性性状，墙身自身的弯曲能力增强。 
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地下连续墙与地下结构外墙两墙合一模型试验研究 

谢志秦，吉海军，胡小勇 

(西安职业技术学院建筑工程系，陕西西安 710077) 

 四川建筑科学研究第 38卷第 4期 2012年 8月  

1 引言 

近些年，许多工程根据不同的水文地质条件及建筑物周边的环境，正确合理

的选择了地下连续墙与地下室结构外墙“两墙合一”的方案，既确保了工程质量

和进度，同时，减小了结构断面、节省了混凝土用量。因此，作者对“两墙合一”

的力学性状及基础的沉降等进行模型试验研究。 

2 试验情况概述 

2.1 试验系统 

本文开展的物理模型试验是在中国矿业大学(北京)“211工程”重点建设项

目“复杂多变环境下城市地下工程相似模拟试验系统”(以下简称“城市地下工

程模拟试验系统”)中进行的，该系统具有自动化、通用性和可扩充性好的特点。

可实现较大比尺的多功能模拟试验，并能在考虑地下水影响的条件下，模拟水土

耦合作用。城市地下工程模拟试验系统采用高精度数据采集设备，能实现自动数

据采集。 

2.2 试验方案 

本次模型试验是在中国矿业大学(北京)力学与建筑工程学院的城市地下工

程模拟试验系统中进行的，综合考虑了试验模型制作的难度和费用、加载设备情

况、量测精度要求等因素，经过相似分析，本次模拟试验取模型试验比例尺为1∶

40。模型试验方案如下。 

1)考虑地下连续墙与箱型基础外墙两墙分离的模型，平面布置如图1所示，

地下连续墙距离试验模型台边850mm、高度600mm;箱型基础外墙距离地下连续墙

内侧25mm，其尺寸为300mm³300mm，高度为500mm。 

2)考虑地下连续墙与箱型基础外墙两墙合一的模型，平面布置如图2所示。 

 
图1 地下连续墙与箱型基础外墙两墙分离模型 

2.3 试件设计与制作 

试验用地下连续墙墙体试件，采用有机玻璃板、铝板或者混凝土材料设计与

制作。墙体试件的高度按开挖后插入土层深度和露出土层的高度比为0.2，0.4

和0.7分为三类。箱型基础混凝土墙体的材料为细石混凝土，测得其立方体抗压
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强度平均值为15MPa。 

 

图2 地下连续墙与箱型基础外墙两墙合一模型 

3 试验结果分析 

3.1 墙体内力(即弯矩)分布比较 

3.1.1两墙分离时地下连续墙墙体内力分布 

图3(a)，(b)为有机玻璃材料制作的地下连续墙墙体模型，当采用铝板材料

或混凝土材料制作地下连续墙墙体时，其内力测试结果与有机玻璃材料地下连续

墙类似。从图3(a)，(b)可以看出: 

1)墙体弯矩的变化和墙体相对插入深度有关。①相对插入深度为0.2时，墙

体弯矩呈“悬臂式”，墙体向同一侧发生形变，墙体最大的受力位置在墙体中部。

②相对插入深度为0.7时，墙体的弯矩值既有正值也有负值，这主要是因为墙体

顶部和底部有了一定的嵌固作用。随着插入比的不断增大，这种嵌固作用越发明

显，在墙体中部形成较大的变形和弯矩。 

2)墙体与土体之间摩擦力对墙体变形和受力几乎没有影响。 

3)支护结构的位移与弯矩在基坑工程完成后，就已基本稳定。不会随着建筑

物的施工而出现明显的变化。 

 
图3 两墙分离有机玻璃材料墙体内力变化曲线 

3.1.2 两墙合一时墙体内力分布 

从图4(a)，(b)可以看出: 

1)墙体弯矩的变化情况与两墙分离时相同。当相对插入深度为0.2时，墙体

弯矩呈“悬臂式”，墙体向同一侧发生形变; 随着相对插入深度的增加，墙体弯
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矩曲线逐渐发生变化，墙体两端出现“铰接”情况。 

2)与两墙分离时相比，两墙合一时墙体的弯矩较小; 随着荷载的增大，墙体

弯矩的变化也不明显。这主要是因为地下连续墙与箱型基础外墙合二为一时，不

但增加了墙体的强度和刚度，还使得内支撑发挥了更大的作用，从而使得这个结

构体系更加稳定。 

3)墙体的变形和受力情况，主要与墙体的相对插入深度和墙体厚度两个因素

有关，与墙体和土体之间的摩擦力关系不大。这说明支护结构水平力的大小，主

要与地层应力及墙体的受力模式有关，而刚性墙体的位移很小，摩擦力很难发挥

作用。 

 

图4 两墙合一墙体内力变化曲线 

3.2 荷载与沉降的关系 

3.2.1 两墙分离时 

测试了不同材料的地下连续墙与箱型基础外墙分离时箱形基础的整体沉降，

试验结果如图5所示。从试验结果可以得出如下结论: 

1)随着荷载的增加，箱形基础的整体沉降也随着变大。 

2)沉降量跟墙体和土体间的摩擦力、相对插入深度、墙体厚度等有着密切的

关系。 

 

图5 两墙分离时的荷载与沉降的变化曲线 

3.2.2 两墙合一时 

不同材料的结合墙体，从图6荷载与箱型基础的整体沉降量曲线中可以看出: 
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1)随着荷载的逐渐增大，箱形基础的整体沉降量也随着变大。与两墙分离时

的结果相比，两墙结合时，箱形基础的沉降量在相同荷载作用下明显减小。 

2)荷载与沉降的关系曲线同两墙分离时的荷载沉降关系曲线相似，这说明，

两墙合一时，沉降也和土体间的摩擦力、相对插入深度、墙体厚度等因素有着很

大的关系。 

3)其他各方面的规律基本同地下连续墙与箱型基础外墙分离时荷载与沉降

的关系。 

 

图6 两墙合一时的荷载与沉降的变化曲线 

3 结论 

综上所述，地下连续墙与箱型基础外墙两墙合一时的受力特点同结构分离时

很相似，其受力的主要影响因素也相同。但两墙合一的结构，墙体的弯矩较小; 随

着荷载的增加，墙体弯矩的变化也不明显; 结构的沉降在相同荷载作用下明显减

小。 
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2、排桩 

疏排桩支护结构中土拱荷载传递比分析 

苏迎社
１
，杨媛媛

２ 

（1.长安大学工程设计研究院，西安；２．长安大学建筑学院，西安） 

吉林大学学报（工学版） 2015年 3月第 45卷第 2期 

1 引言 

土拱效应是由于桩后土体发生不均匀位移而 产生应力重新分布和传递的现

象。作者通过阅读大量现有文献发现，现有文献中研究较多的是土拱效应的存在

条件和影响因素，如极限桩间距研究，而对于排桩受到的桩侧土压力究竟有多少

是通过土拱传递到排桩上的定量分析很少。基于此，本文首先提出了土拱荷载传

递比的概念，并建立了土拱荷载传递比的计算模型；然后基于离心机模型试验验

证了基于土塑性力学计算桩侧土压力方法对于深基坑疏排桩支护结构中的适用

性。 

2 分析模型的建立 

对于疏排桩，支护结构受到的土压力由于土拱作用引起重分布，考虑土拱效

应可将排桩支护结构分为４个区域，如图 1所示。 

 
图 1 考虑土拱效应的排桩支护结构俯视图 

定义土拱效应荷载传递比 λ 为经土拱传递到排桩上的土压力与排桩受到的

总土压力之比：由于Ｅ３等于主动土压力Ｅａ，可通过朗肯主动土压力理论或者

库伦主动土压力理论求出，因此只要求出排桩上作用的总土压力（E2＋E3），即

可求出土拱效应荷载传递比 λ 。Ito和 Matsui 曾将土和桩分别作为 Mohor材料

和刚性体，考虑软弱土体从排桩间产生挤出的塑性变形，利用土的塑性理论建立

了位于边坡中排桩承受边坡滑动时的极限侧向土压力，并利用室内模型试验进行

了验证。本文利用 Ito和 Matsui的研究成果，将其应用于疏排桩支护结构中土

拱效应荷载传递比的分析。Ito和 Matsui 所提出的作用于排桩上的侧向土压力

计算公式为： 
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                      (1) 

式中：Ｎυ ＝tan2(π /4＋υ /2)；D1 和 D2 分别为排桩的中心距及净间距；

ｃ和 υ 为土体的抗剪强度指标；γ 为土体的重度。 

3 离心机模型试验验证 

3.1 离心机模型试验介绍  

古海东通过离心机模型试验给出了疏排桩支护结构桩身内力与桩侧土压力

的分布规律。试验用土取自上海杨浦区五角场的砂质粉土，该土样的级配曲线如

图２所示。通过击实试验得到该土样的最优含水率为 18%，最大干密度为 1.53g

／cm3，对应的密度为 1.8g／cm3，本次离心机试验制备含水率为 18%的非饱和土，

土样的物理力学性质如下：比重为 2.7，含水量为 18%，密度为 1.8g／cm3，固

结不排水强度 c＝23kPa，υ ＝34°。在１g（g为重力加速度）状态下，在净空

为 700ｍｍ³400ｍｍ³700ｍｍ（高）的模型箱中完成模型制备。在填土前，模

型箱两侧用凡士林粘贴双层聚四氟乙烯薄膜以减小侧壁摩擦。模型中桩采用外径

为 20mm，内径 14mm 的铝管，桩内壁布置弯曲应变片，桩表面打磨后外径为 18mm，

桩长为 400mm，杨氏模量为 70GPa，填土时将排桩预先埋入土中。整个支护结构

模型简图见图３。 

 

图 2 基坑离心机模型（单位：mm） 

2.2 离心模型试验结果分析  

离心机试验结果：基坑在离心加速度为 55g 时桩间土体发生塌落破坏，塌落后桩
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间土体近似成土拱形，最大拱高约为 30mm，塌落后的支护结构如图４所示。试

验得出在不同离心加速度下疏排桩桩身弯矩、水平位移如图５所示。 

 

图 3 离心机模型试验后基坑形态 

 
图 4 不同离心加速度下的桩身弯矩和水平位移分布 

4 土拱荷载传递比参数分析 

4.1 桩间净距的影响 

假定一疏排桩基坑支护工程事例，基坑开挖深度为８m，桩长为 16m，土层

参数与上文保持一致，分别取桩径ｄ为 0.5、1、1.5、2、2.5、3m保持不变，依

次取排桩净间距 s 为 1、2、3、4、5、6、7ｍ，研究排桩净间距对土拱荷载传递

比 λ 的影响，图 6 为土拱荷载传递比随排桩净间距变化的关系曲线图。由图 6

可知：土拱荷载传递比随着桩间净距的增大整体上呈指数形式减小，但是当排桩

桩间净距为０时，土拱荷载传递比为０，说明密排桩时土拱效应不存在；当桩间
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净距超过 6m 以后，土拱荷载传递比非常小（只有 0.1 左右），说明当桩间距较

大时土拱效应非常微弱，土拱的存在有一个极限桩间距；当桩间距相同时，桩径

越大，土拱荷载传递比越小。 

 

图 5 桩间净距对土拱荷载传递比的影响 

4.2 桩径的影响 

分别取排桩净间距ｓ为 1、2、3、4、5、6、7ｍ保持不变，依次取桩径ｄ为

0.5、1、1.5、2、2.5、3ｍ研究桩径对土拱荷载传递比的影响，如图 6所示。 

 
图 6 桩间净距对土拱荷载传递比的影响 

5 结论  

（1）疏排桩支护结构中，土拱效应不容忽视，通过土拱传递到排桩上的土

压力最大可占到排桩承受的总土压力的 60%以上。 

（2）密排桩时土拱效应不存在；疏排桩土拱荷载传递比随着桩间净距的增

大近似呈指数形式减小，当桩间净距超过 6m 以后，土拱荷载传递比非常小（只

有 0.1左右），说明当桩间距较大时土拱效应非常微弱，土拱的存在有一个极限

桩间距；当桩间距相同时，桩径越大，土拱荷载传递比越小。 

（3）当其他参数不变时，土拱荷载传递比随土体内摩擦角和土体黏聚力的

增大近似成指数形式增大，并且增大的趋势越来越缓慢。 
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竖向水平向荷载共同作用下排桩模型试验研究 

黄亮亮
1
 ，樊 平

2
 

 (1. 张家港保税区规划建设局，江苏 张家港 215600; 2. 张家港市滨江新城投资发展有限

公司，江苏 张家港 215600) 

工程勘察 2012 年 8月第 7 期  

1 引言  

桩基工程中，由于进行排桩的原位试验需要花费大量的人力、物力和时间，

或因场地条件施工环境等其他因素的限制不方便进行原位试验，在这种情况下，

室内模型试验就成为研究、探索和解决问 题的一种快速有效的方法。本文通过

室内模型试验来探求排桩在竖向、水平向荷载作用下的受力特性，研究排桩在竖

向、水平向荷载共同作用下的基本性状，通过试验获取桩顶位移、桩身弯距分布

等原始数据，了解竖向、水平向荷载共同作用下排桩的基本工作状态与规律。 

2 试验介绍  

2.1试验方案  

为了较好地模拟桩的实际工作情况，试验方案设计如下:首先在模型桩承台

上施加竖向荷载，待稳定后再向模型桩承台分级施加水平向荷载直至破坏。其中

前十二种工况分为三组，桩距分别为 3D、6D 以及 8D，模型桩埋入土中的深度相

同，均为 33D(66cm)，泥面上桩的长度为 5.5D(11cm)，每组竖向荷载分为四级，

分别为 0N、176.4N、352.8N 和 529.2N。而工况 13、工况 14 两组试桩竖向荷载

和桩间距同工况 7，但是入土深度分别为 28D(56cm)和 23D(46cm)，泥面上桩的

长度仍为 5.5D(11cm)。各试桩的具体参数情况见表 1。 

2.2 模型桩的布置及试验加载读数 

考虑到本次试验的土料是风干砂土，钢管的性模量比较适合，导热性和各向

均匀性都能符合试验要求，本试验选用钢管桩作为模型桩。试验中桩身截面的弯

距用桩身实测的应变值通过计算来推求，桩身应变的量测采用桩身粘贴应变片的

方法，数据收集采用 DH3816 静态应变测试系统。试验在满足几何相似和力学相

似的前提下进行，模型桩的布置方式采用常见的串联方式，见图 1所示。加载方

式是先向承台施加一定量的竖向荷载，待稳定后再逐级施加水平向荷载，直到破

坏。水平荷载大约每隔 20min 加一级，加载完成后，每隔 5min 测读一次，如果

后 5min 内位移变化超过 0.1mm 则要继续观察直到稳定。如果在 40min 内桩还没

有达到稳定，或者土体已明显破坏，或者地面处前桩水平位移达到一定值(试验

中认为 8mm)时，即认为模型桩己破坏，可终止加载，加载路径如图 2所示。 

3 试验数据分析  

3.1 各工况下桩的临界水平位移与极限水平荷载的关系  

在桩的间距、入土深度和抗弯刚度不变的情况下，桩的极限水平荷载随着竖

向荷载的增加而增加，见表 2，即在同一水平荷载情况下，竖向荷载的压应力会

抵消部分弯曲拉应力，提高桩的极限水平荷载。图 3～图 5表示了在不同竖向荷

载条件下，桩破坏时极限水平荷载与桩水平位移的关系。 

3.2 排桩在极限水平荷载下的桩身弯矩比较分析 

由试验可知，桩在不同间距、不同桩长乃至不同竖向荷载的情况下，试桩达

到临界破坏时的极限水平荷载是不同的，桩在临界破坏状态下前桩、中桩以及后

桩的桩身弯矩也不同，图 6～图 9为相同桩间距下不同竖向荷载时各桩的弯矩分
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布情况。 

表 1 模型试验荷载加载方案 

 

 

图 1 本试验中模型桩布置示意图 

 

图 2 加载路径示意图 (Q为竖向荷载，H为水平荷载) 
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表 2 桩临界破坏时的水平荷载  

 

 
图 3 水平荷载与位移关系(桩间距 3D) 

 
图 4 水平荷载与位移关系 ( 桩间距 6D) 

 

图 5 水平荷载与位移关系(桩间距 8D) 
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图 6 桩间距为 3D、竖向力为 0N时各桩弯矩 

 
图 7 桩间距为 3D、竖向力为 176.4N时各桩弯矩 

 

图 8 桩间距为 3D、竖向力为 352.8N时各桩弯矩 

 

图 9 桩间距为 3D、竖向力为 529.2N时各桩弯矩 
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由图 6～9 可以看出，在竖向荷载增加的情况下，各桩桩身弯矩略有增长，

由此可见竖向荷载的存在对桩身会带来一定的附加弯矩但影响较小。从图中也可

以看出，中桩的弯矩要比前桩的弯矩小较多，而后桩的弯矩略小于中桩的弯矩，

这是排桩中前桩的“屏蔽效应”和“边桩效应”的共同体现。同时也发现，在桩

的入土深度较深的时候，前桩、中桩以及后桩的弯矩接近相同，也就是说在桩的

埋深较大处，排桩的“屏蔽效应”和“边桩效应”已不再明显。 

4 结论 

本文确定了室内模型试验的方案，根据试验设定的桩破坏条件，得到了竖向、

水平向荷载共同作用下排桩的极限水平荷载值，同时对试验数据进行了分析，得

出如下结论，为实际工程的施工设计提供定性参考。 

(1)在一定范围内，随着竖向荷载的增大，桩的极限水平荷载也增大，即竖

向荷载产生的压应力在一定程度上会抵消部分水平荷载产生的弯曲拉应力，提高

桩的极限水平荷载。 

(2)在竖向荷载等其它条件不变的情况下，桩的极限水平荷载随着桩间距的

增大而提高。 

(3)在竖向荷载等其它条件不变的情况下，桩的极限水平荷载随着桩长的增

加而提高，当桩长达到有效桩长后就基本不再变化。 

(4)在竖向、水平向荷载共同作用下，前桩所承受的弯矩大于中桩，中桩弯

矩大于后桩，且随着桩距的增加，中桩与后桩之间的弯矩值越来越接近，即前桩

对中桩和后桩的影响越来越小。 
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不规则波作用下排桩式透空堤透浪系数试验研究 

黄健钧
１，２

，于倩
１，２

，陈国平
１，２

，严士常
１，２

 

（1.河海大学海岸灾害及防护教育部重点实验室，南京；2.河海大学港口海岸与近海工程学

院，南京） 

水道港口 2020年 6月第 41卷第 3期 

1 引言 

防波堤的主要作用是阻挡海外波浪的传播以减小港内波高，让港内船舶达到

泊稳要求进行装卸作业。随着环境保护的要求越来越高，实心式防波堤的使用受

到了限制。透空式防波堤由于较小的结构自重，同时具有节省材料又利于港内外

水沙在下部空间的自由交换，可以有效防止港内淤积的优点，其结构形式已经成

为更多港口工程的首选。较为常见的透空堤形式包括：排桩式透空堤、桩基挡板

式透空堤、多层挡板式透空堤和梳式透空堤等。随着近些年防波堤施工技术的进

步和波浪理论的愈发成熟，透空堤具有十分广阔的应用前景。 

2 物理模型设计与试验方法 

2.1模型设计 

本模型试验在河海大学江宁校区海岸实验厅的大型波浪港池中进行。港池尺

寸为 60m³40m³1.5m，池中装有可移动式不规则波造波机系统，能够按照要求

模拟规则波和各种谱型的不规则波，同时港池四周装有消浪设施以减小波浪的二

次反射。 

排桩式透空堤的物理模型用有机玻璃制作，分为防波堤和引桥两部分。防波

堤面板厚 3.4m，桩径为２m，桩间距离长 0.30m，分为桩间不带肋板和带肋板两

种不同结构形式，排桩式透空堤以及桩间肋板的具体形式如图１和图２所示。模

型比尺根据试验对象的结构尺度，港池的大小以及最大的波高，综合考虑以上因

素后决定采用 1:60 的试验比尺。根据试验要求，堤后沿着堤身方向分４处布置

浪高仪，每处布置３根浪高仪（第一根浪高仪距离堤后 0.1m，之后每两根间隔

１m）用以测量堤后波高。波高采用 DJ⁃800 型多功能数据测量系统进行采集，每

处３根浪高仪处理的数据最终取平均值作为该处波高的代表值（即＃1-1，＃1-2，

＃1-3 三处浪高仪波高数据取平均值最终作为该处波高的代表值＃1），模型平

面布置及浪高仪的摆放位置如图３所示。 

 
1-a 排桩式透空堤正面示意图 1-b排桩式透空堤物理模型正面图  

图 1 排桩式透空堤正面图（单位：mm） 
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图 2 两种不同的排桩结构形式（单位：mm） 

 

3-a 物理模型试验布置示意图 3-b 物理模型试验场地布置图 

图 3 物理模型试验平面布置图 

2.2 试验方法 

此次试验根据要求采用不规则波进行，不规则波频谱为 JONSWAP 谱，谱峰升

高因子 γ ＝3.3，波要素的率定均满足《波浪模型试验规程》（JTJ／T234⁃2001）

的相关要求。试验波向分为左侧来浪，前方来浪和右侧来浪三个方向，入射角以

波浪正向垂直作用于防波堤为０，则三个入射方向的波浪入射角分别为 58°、

10°、55°，如图 3-a所示。影响防波堤透浪系数的因素很多，在本次试验中，

主要考虑相对入射波高Ｈｓ／▣h、相对波长 L／d、相对堤宽 B/L、不同波向和桩

间肋板对排桩式透空堤消浪能力的影响，关于试验的波浪要素详见表１。本次试

验每个组次进行三次取平均值以避免偶然因素造成的误差，保证试验的准确性。

排桩式透空堤的断面形式及上述各物理参数的定义如图４所示。 

表１ 试验波要素 
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图 4 排桩式透空堤断面形式及各物理参数示意图 

3 桩间肋板对透浪系数的影响 

本次研究还进行了桩间带肋板的排桩式透空堤透浪系数试验，带肋板排桩式

透空堤的透浪系数明显小于不带肋板的排桩式透空堤，加上肋板后的透空堤具有

更为显著的消波能力，桩间肋板对于透浪系数的衰减率在 10%～60%之间。此外，

该衰减率在水深较小的情况下达到较大值，随着水深的增加，衰减率呈现下降趋

势。这是由于水深增加后，堤顶越浪会随之增大，一部分水体不通过排桩间距直

接越过堤顶到达堤后，减小了桩间肋板的阻挡作用，导致对堤后波高的削减效应

降低。 

4堤后波高试验值比较  

本次试验测得了整体波浪物理模型试验下的堤后波高，与此同时交通运输部

天津水运工程科学研究所也进行了相对应的断面物理模型试验和整体数值模拟

计算。不同于整体物理模型试验可以同时考虑波浪的透射、绕射和越浪效应，断

面物理模型试验只能主要反映波浪的透射效应以及整体数值模拟计算只能主要

反映波浪的绕射效应。 

表 3、表 4和表 5分别是左侧来浪、前方来浪和右侧来浪波向下各测量位置

的堤后波高整体物理模型 值、整体数值模拟值和断面物理模型值。 根据各表所

示，断面物理模型值、数值模拟值和整体物理模型值总 体上相差不大，但是仍

有部分断面物理模型值和数值模拟值小于整体物理模型值，因此仅凭单方面的断

面 物理模型值或数值模拟值对于防波堤的结构设计是偏于危险的，存在一定的

安全隐患。 
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表 2 左侧来浪作用下堤后波高试验值比较 

 

因此，当排桩式防波堤主要受正向来浪作用时，整体物理模型值与整体数值

模拟值和断面物理模型值的误差较小，在实验条件受限情况下，可以仅根据断面

试验和数值模拟计算进行初步的结构设计。然而，当排桩式防波堤受斜向来浪作

用较为明显时，数值模型值和断面物理模型值与整体物理模型值之间存在不可忽

视的误差，此时应该配套进行整体物理模型试验来进一步确定结构设计参数。 

表 3 前方来浪作用下堤后波高试验值比较 
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表 4 右侧来浪作用下堤后波高试验值比较 

 

5 结论 

本次试验在不同波向的不规则波作用下，探讨了排桩式透空堤透浪系数的变

化规律，其主要结论如下： 

(1)从入射波要素进行分析，桩间不带肋板透空堤的透浪系数 Kt随着相对波

高的增大会呈现出先减后增的现象；而对于相对波长的增大，Kt 则表现出在一

定范围内显著地增加。从透空堤结构形式进行分析，相对堤宽的加大能引起 Kt

增加的趋势； 

(2)在不同波向作用下，由于波浪斜向入射时透空堤的有效掩护长度变短以

及堤头的波浪绕射效应增大，导致叠加后的堤后波高变大，从而左右侧来浪的透

浪系数Ｋｔ较大于前方来浪的透浪系数； 

(3)与不带肋板的排桩式透空堤相比，桩间加上肋板后明显增强了排桩式透

空堤的消浪能力，对于透浪系数的衰减率在 10%～60%之间； 

(4)当排桩式防波堤主要受正向来浪作用时，整体物理模型值与整体数值模

拟值和断面物理模型值的误差较小，在实验条件受限情况下，可以仅根据断面试

验和数值模拟计算进行初步的结构设计。然而，当排桩式防波堤受斜向来浪作用

较为明显时，数值模型值和断面物理模型值与整体物理模型值之间存在不可忽视

的误差，此时应该配套进行整体物理模型试验来进一步确定结构设计参数。 
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洛阳地铁车站基坑支护变形特性模型试验研究 

慕焕东
1
，邓亚虹

2
，张文栋

3
，宋登艳

4
 

(1.西安理工大学，陕西西安;2．长安大学地质工程系，陕西西安;3．西安市地质环境监测

站，陕西西安;4．机械工业勘察设计研究院有限公司，陕西西安) 

岩土工程学报 2021年 7月第 43卷增刊 1  

1 引言  

随着城市轨道交通建设的快速发展，地铁车站基坑开挖工程越来越多。考虑

到基坑开挖、卸荷及施工必然会改变原有土层的应力状态，导致其土层应力重新

分布，进而导致基坑产生变形或失稳破坏。为了防止基坑产生过大变形而失稳破

坏就必须对开挖的基坑进行支护，因支护结构受基坑两侧建构筑物固有竖向荷载

的影响，若支护形式简单则结构可能产生过大的变形而引发工程灾害，相反若支

护形式复杂则必然会增加工程建设成本。因此，合理的支护结构和类型的选择对

基坑支护设计具有实际意义。 

2 工程地质概况  

洛阳火车站地铁车站周边建筑物密集，其中西北侧为锦远汽车站候车和售票

厅(2层)，东北侧为陇海铁路洛阳火车站站前广场，东南侧为洛阳市旅游集散中

心(2～5 层酒店商铺为主)，西南侧为洛阳小吃城(2～5 层)。地铁车站外包总长

200m，车站总宽 22．7m，为地下二层岛式车站。基坑开挖深度 18.43～19.61m(洛

阳火车站地铁车站主体采用明挖顺筑法施工，底板标高为 132.84m，稳定水位埋

深为 21.30～21.90m，施工不需考虑降水措施)，车站围护结构采用钻孔灌注桩

及内支撑的支护型式进行边坡支护(图 1)。 

 
图 1 基坑开挖及支护断面图 

基坑开挖影响范围内主要土层物理力学参数见表 1。 

3 模型试验设计  

3.1 模型试验装置 

模型试验采用箱式模型箱，尺寸为长³宽³高=0.8m³0.6m³0.55m，模型箱

剖面图见图 2。 
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表 1 土层物理力学参数 

 

 

图 2 模型箱系统示意图 

3.2 相似关系设计  

模型试验选取几何相似常数 1:40，根据量纲分析 法列出相似准则方程，计

算各物理量相似比如表 2。 

表 2 模型试验相似比尺 

 

3.3 试验布置与加载 

模型试验选取福建标准砂作为模型试验土层材料，采用白卡纸作为挡土墙、

排桩、腰梁、内支撑的支护结构材料。在两侧标准砂铺设完毕之后放置加载板，

放置加载板时紧贴箱壁，防止加载板与支护体系发生挤压，并且使得百分表更加

易于测量。模型试验材料参数如表 3所示。 
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表 3 模型试验材料参数 

 
3.4 模型试验加载 

     模型试验设置排桩分别为 5，6，7排，桩间距分别为 197．5，158．0，131．6mm，

设置 4排腰梁，梁间距为 180mm，内支撑采取点点支撑(排桩和腰梁交叉点位置，

具体示意如图 3所示(图中蓝色虚线为监测剖面，圆圈为监测点位置) 。 

 

图 3 模型试验数据监测点剖面图 

模型试验采用 5kg 与 10kg 的砝码逐级加载，加载过程用于模拟基坑周边的

荷载，加载原则及方案(表 4)如下:①试验时每次加载 50kg 砝码(4.17kPa)，共

加载 8 次，累计土体竖向荷载为 33.3kPa;②每级荷载施加后，静置 10min 或直

到百分表读数稳定，然后记录不同截面处排桩的桩身位移数据。 

3 模型试验结果分析  

3.1 桩身位移随深度变化规律 

 根据模型试验结果，绘制不同桩号桩身位移随基坑深度变化规律曲线如图

4(a)-(g)所示。由图 4可知，桩身位移随着基坑深度的增加表现为 3种类型。#1

桩处在基坑边缘，在低荷载条件下桩身位移随基坑深度增加先减小后增大，而在

高荷载条件下则先增大后减小，且桩身位移整体变化较小，最大桩身位移仅为

5.2mm，最大桩身位移发生变化的荷载为 29.1kPa，基坑深度为距地表 250mm，亦

即距基坑底部 1/2 处(对应原型为 10m)。相比于#1桩，#2-#6桩处在基坑中间部

位，桩身位移随基坑深度增加在低荷载作用下缓慢变形(斜率小，曲线近乎平直)，

但随着荷载的增加变形急剧增大(曲线斜率大)，且桩身位移发生变化的荷载多为

25.0kPa;最大桩身位移分别为 2.97，3.91，3.39，2.61，3.29，2.61cm，最大

桩身位移发生变化的荷载为 29.1kPa，基坑深度为距地表 450mm，亦即距基坑底

部 1/6 处(对应原型为 18m);#7 桩处于基坑右侧，表现出与基坑左侧及基坑中间

桩不同的变化规律，其桩身位移随基坑深度的增加在低荷载作用下急剧增大(曲

线斜率大)，在高荷载作用下增速变缓(斜率小，曲线近乎平直)，最大桩身位移

为 2.61cm，最大桩身位移发生变化的荷载为 29.1kPa，基坑深度为距地表 450mm，

亦即距基坑底部 1/6 处(对应原型为 18m)。 
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图 4 桩身位移随深度变化曲线 
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3.2 桩身位移随荷载变化规律 

     为进一步研究不同垂直荷载作用对桩身位移变化规律的影响，绘制两者变

化规律曲线如图 5 所示。 

 

 
图 5 桩身位移随荷载变化曲线 

由图 6 可知，桩身最大位移随着荷载的增加呈现出“S”型。当排桩数为 5

排时(桩间距为 197.5mm)、6 排(桩间距为 158mm)、7 排(桩间距为 131.6mm)时，

桩身最大位移在荷载小于 12.5kPa时增幅均较小，当荷载大于 12.5kPa时，5排、

6 排的桩身位移分别出现了近 2 倍、1.5 倍增加，7 排的桩身位移随后随着荷载

的增加保持 0.4～0.7mm的平稳增加。 

 

图 6 排桩桩数与桩身位移关系曲线 
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5 结论  

以洛阳火车站地铁车站明挖基坑支护工程为背景，基于模型试验方法开展了

基坑排桩支护结构的水平位移变化规律分析，模型试验结果表明: 

(1)桩身位移随着基坑深度的增加逐渐增大，在基坑左侧为低荷载时先减小

后增大、高荷载时先增大后减小;在基坑中间为先缓慢增加后急剧增加;在基坑右

侧在低荷载时急剧增大、高荷载时增速变缓。 

(2)桩身位移随着地面荷载的增加逐渐增大，在距离基坑顶部 1/6 距离处桩

身位移随地面荷载的增加呈现出直线型增大;在距离基坑顶部 1/2 处则呈现出先

较小斜率、后较大斜率增大;在距离基坑底部 1/6 处则呈现出先较小增大、后急

剧增大、后趋于平缓。 

(3)桩身最大位移随着荷载的增加均呈现出“S”型，桩间距越大桩身最大位

移变化的幅值越大。 
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3、土钉墙 

柔性面层土钉墙室内模型试验研究 

梁 迪
1
 ，宋 鹏

2
 韩晓雷

2
 

 (1.信息产业部电子综合勘察研究院，西安; 2.西安建筑科技大学土木工程学院，西安) 

工业建筑 2018年 8月第 48 卷第 1期  

1 引言 

在某些场地条件下，若能简化施工工艺，在保证工程安全的条件下降低工程

造价，具有一定的经济意义。基于此，工程上开始使用柔性面层替代传统喷射混

凝土面层来支护基坑。由于柔性面层土钉墙在工程界定义相对模糊，其设计大多

来自于工程实践，理论发展相对滞后，为了完善柔性面层土钉墙的支护设计理论，

本研究从模型试验入手，通过与传统土钉墙的对比，试图揭示柔性面层土钉墙支

护结构的作用机理，为工程实践提供借鉴参考。 

2 模型试验设计  

2.1 模型试验简介 

模型试验主要通过设定不同面层下的土钉墙模型，分析在上部荷载作用下由

于面层刚度不同所表现出来的土钉墙支护结构在变形及破坏模式的差异性，在传

统喷射混凝凝土面层土钉墙作用机理研究较为成熟的基础上，分析柔性面层土钉

墙的作用机理。模型箱由槽钢焊接而成，模型箱的长 ³宽³高为

70cm³40cm³55cm，箱体两侧采用高强度钢化玻璃板作为侧壁。为了进一步消除

侧壁对土体的边界效应，在试验边坡土体填筑前，均需在模型箱侧壁钢化玻璃上

均匀涂抹工业凡士林。由于模型试验不涉及开挖过程，仅对上部荷载作用下模型

试验的相关性状进行记录和分析。试验装置设计如图 1所示。 

2.2 相似材料的选取 

     土层的模拟:试验开始前，从西安高新区某工地取黄土土样。土样呈黄褐色，

硬塑状态，无湿陷性。取足够量的河砂过孔径为 2mm的筛并晒干，与过筛后的黏

土按 4∶1(质量比)比例混合均匀，并加一定水配制成试验用土，含水率为 8%。

填筑时以 10cm厚进行分层填筑，并均匀夯实，夯实效果以填筑 10cm 夯实下降至

7cm为标准。边坡完成后，用塑料薄膜覆盖模型箱 2d。试验仪器组装前，在土层

上面铺设 5cm厚度细砂层。砂层的存在，可以使土体在上部荷载作用下受力更均

匀，同时也可以起到找平的作用。经室内土工试验测定，模型试验重塑土的物理

力学参数，如表 1 所示。 

2.3 监测系统设计  

监测系统主要监测参数有:荷载板竖向位移值、竖向荷载值、土钉应变值、

面层水平位移值。XSR30单色无纸记录仪连接位移计和 JHBU-15 压力传感器。面

层处的位移计布置在土钉偏右 3cm位置处，共 3个，荷载板在模型箱前后位置处

各布置 1个。土钉上、下两侧对称部位均贴有应变片，目的是通过调节上、下应

变片的补偿关系以及通过与公共应变片的连接，采用 CML-1H 静态应变采集仪测

量土钉应变值。 
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1—反力系统;2—压力传感器;3—荷载板;4—土钉;5—位移计;6—钢框架;7—压力计;8—数

据处理终端;9—静态应变采集仪;10—无纸记录仪。 

图 1模型试验加载设计 

表 1 土体物理力学参数 

 

2.4 加载原则及停止加载的条件 

采用 40kN 千斤顶进行加载，荷载板由长³宽³厚为 40cm³30cm³5cm 的木

板组成，由于荷载板尺寸较小且试验荷载不大，可近似将荷载板看成刚性板。初

始荷载为 1.5kPa，加载等级为 1.5kPa，每 10min 进行一次数据采集，当相邻两

级沉降不大于 2mm 时，进行下一级加载，若加载过程中出现以下情况则停止加载。    

1)荷载板沉降持续增大，但是竖向荷载保持不变; 

2)荷载板两侧的土体有明显的侧向挤出; 

3)模型土体有明显的裂缝或滑裂面产生。 

2.5 试验方案设计 

与实际工程施工有所差异，模型试验采用土钉预埋再分层填筑的办法。模型

试验模拟设计:采用硬质聚氯乙烯管作为土钉的模拟材料。本模型试验用到的面

层材料为聚乙烯膜复合土工布，其上、下层为土工布，中间夹层为聚乙烯膜，规

格为 400g/m2，经力学性能试验测定，模型试验所用土工织布的抗拉强度为

1.9kN/m，顶破强度为 402.9N。选用厚度为 1cm 的 M7.5 水泥砂浆模拟刚性面层

材料。针对土钉与加强筋的连接，采用 16 号铁丝模拟加强筋，采用土钉预钻孔、

加强筋斜穿的连接方式，土钉加强筋连接方式如图 2所示。土钉长度有 60，45，

21cm三种，间距均为 125mm。 

 
图 2 土钉及其与加强筋连接方式 
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表 2 试验分组 

 

 

1—5cm厚细砂层;2—土钉;3—柔性土织布;4—加强筋。 

图 3 试验方案布置 cm 

3 模型试验结果及分析  

3.1  p-s曲线及分析  

绘制不同模型试验下的 p-s 曲线如图 4 所示。需要指出的是:土工织布和水

泥砂浆作为试验面层时，在试验时均未观察到面层部位出现明显破坏痕迹。由图

4可见:柔短组极限承载力为 19.5kPa，柔长组极限承载力为 25.5kPa，刚长组极

限承载力为 28.5kPa。对比柔短组和柔长组，土钉加长使得模型试验极限承载力

提高了 30.7%;对比柔长组和刚长组，面层刚度的降低使得模型试验极限承载力

降低 10.5%。可见面层刚度的降低对极限承载力具有一定的影响。 

3.2 土钉应变结果及分析 

柔长组应变分布规律由图 5 轴向应变分布曲线可见:各层土钉轴向应变分布

规律均呈现“中间大、两边小”的特点。最大轴向应变值均出现在土钉中部位置，

但第 3排土钉最大轴向应变值明显向后移动，表明潜在滑裂面在基坑中下部有明

显向后扩张的趋势。 

 
—▢—柔长组;— —柔短组;—▤—刚长组 

图 4 p－s曲线 
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a—第 1排土钉;b—第 2排土钉;c—第 3排土钉。

—■—1.5kPa;—●—3.0kPa;—▢—4.5kPa;— —6.0kPa;—▤—7.5kPa;— —9.0kPa;

— —10.5kPa;— —12.0kPa;—★—13.5kPa;15.0kPa;—▦—16.5kPa;—大

—18.0kPa;19.5kPa;21.0kPa;22.5kPa;24.0kPa;—□—25.5kPa 

图 5 柔长组各排土钉应变分布曲线 

由图 6 轴向应变分布曲线可见:各层土钉轴向应变的分布规律同样呈现“中

间大、两边小”的特点;第 3排土钉最大轴向应变位置与柔长组相比，明显靠前;

土钉最大轴向应变两侧应变增长趋势不同，刚长组靠近面层一侧的土钉轴向应变

增长速率要快于远离面层一侧的土钉部分。这说明随着荷载的增大，刚长组主动

区土体相对位移变化率要比被动区土体变化快，这与柔长组不同;随着荷载的增

大，土钉轴向应变逐步增大，与柔长组不同的是:上、中、下 3 排土钉轴向应变

相对较大的位置出现在中部。 

 

a—第 1排土钉;b—第 2排土钉;c—第 3排土钉。

—■—1.5kPa;—●—3.0kPa;—▢—4.5kPa;— —6.0kPa;—▤—7.5kPa;— —9.0kPa;

— —10.5kPa;12.0kPa;13.5kPa;—▤—15.0kPa;—▦—16.5kPa;18.0kPa;19.5kPa;—³

—21.0kPa;———22.5kPa;---24.0kPa;———25.5kPa;—▥—27.0kPa;—▣—28.5kPa 

图 6 刚长组各排土钉应变分布曲线 

3.3 破裂面发展情况及面层位移结果 

通过对加载过程中侧壁土层破裂面形成情况的观察可知:随着上部荷载的不

断增大，最先出现裂纹的位置均出现在基坑底部坡脚处。不同之处在于:柔性面

层土钉墙破裂面的形成是沿着坡脚斜向上发展直至最后贯通的，而刚性面层土钉

墙虽然最开始在坡脚处存在裂纹，但是破裂面的形成是从面层中部后侧向坡脚及

基坑顶面发展直到贯通的。由图 7 可见:随着荷载的增大，基坑面层水平位移存

在“中部大、两头小”的规律。对于刚长组，加载初期面层上、中、下三部分均

存在水平位移。但加载后期上部面层的位移出现减小回缩，其原因可能是由于水

泥砂浆面层刚度过大造成，与工程实际存在差异。 
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—■—1.5kPa;—●—3.0kPa;—▢—4.5kPa;— —6.0kPa;—▤—7.5kPa;— —9.0kPa;

— —10.5kPa;—▦—12.0kPa;—★—13.5kPa;－－15.0kPa;－●－

16.5kPa;18.0kPa;19.5kPa;21.0kPa;22.5kPa;－+－

24.0kPa;—□—25.5kPa;— —27.0kPa;—▣—28.5kPa。 

图 7 3组模型面层位移分布 

4 柔性面层土钉墙支护体系作用机理 

对于传统土钉墙，挡土墙理论认为:土钉墙的作用机制类似于重力式挡土墙，

挡土墙存在整体稳定性，而挡土墙的结构强度由土钉的加筋作用来提供，挡土墙

存在竖向潜在破坏面。锚杆加固理论认为:土钉的工作机制类似于锚杆，土压力

作用在面层上，由被动区土钉的锚固作用稳定土层来平衡面层土压力。通过对模

型试验的研究可知:这两种作用机制都是客观存在并且相辅相成的，柔性面层土

钉墙支护体系的作用机理既存在以主动区土钉加筋作用为主的挡墙性质，也存在

被动区土钉锚杆抗拔特性，两种作用机理的发挥情况与上部荷载、基坑埋深、土

钉长度、边坡土质状况等有关。 

5 结语 

（1）土钉墙土钉轴向应变的分布规律均呈现“中间大、两边小”的特点。

但是柔性面层土钉墙土钉轴向应变值在主动区范围内明显小于同范围内刚性面

层土钉墙。 

（2）柔性面层土钉支护相对于刚性面层土钉支护，基坑潜在滑裂面在基坑

中下部有明显向后扩张的趋势。 

（3）柔性面层土钉墙在荷载作用下，最大轴向应变值出现在基坑上部，中

部次之，下部最小，而刚性面层土钉墙最大轴向应变值出现在基坑中部。 

（4）刚性面层土钉墙土钉最大轴向应变两侧应变增长趋势不同，主动区的

土钉轴向应变增长速度要快于被动区的土钉部分，说明随着荷载的增大，主动区

土体相对位移变化率要比被动区快，而柔性面层土钉墙主动区与被动区相对位移

变化率相差不大。 

（5）随着荷载的增大，基坑面层水平位移存在“中部大、两头小”的规律，

反映在基坑支护设计上，如果基坑旁有高大建筑物或者堆载的情况，使用柔性面

层土钉墙时要对土钉长度进行相应加长，尤其是基坑中部土钉长度。 
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土钉墙-锚杆支护技术模型试验及有限元研究 

王义重
 1, 2

，王其勇 
1, 2

，刘 欢 
3
 ，傅旭东 

1, 2
 

（1. 武汉大学 岩土与结构工程安全湖北省重点实验室，武汉 430072；2. 武汉大学 土木

建筑工程学院，武汉 430072； 3. 铁道第四勘察设计院，武汉 430062） 

岩土力学 2011年 8月第 32卷增刊 2  

1 引言  

土钉墙技术（或称为土钉支护技术、插筋补强 护坡技术等），是基坑工程

中常用的加固方法之一，自从 20 世纪 70 年代土钉墙技术面世以来，经过近 40

年来各国工程技术人员的研究与实践，工程界对土钉墙的特性已积累了较深刻的

认识。随着各国土钉墙技术规范的相继出台，土钉墙的设计方法也渐趋于成熟。

因此，当前土钉墙技术的发展方向 逐渐倾向于应用和改进。土钉墙变形控制、

土钉质量的无损检测、复合支护理论、组合支护技术等，成为了今后土钉墙技术

研究的重点课题。土钉墙复合土锚杆支护技术是当前深基坑支护工程中的新型加

固方法，是对单一土钉墙技术的发展与改进。该方法具有施工快、用料少、施工

方法简单，对场地土层适应性强等独特的优点，近几年在我国得到了较快的推广

和应用。因此，十分有必要在当前开展土钉墙复合土锚杆支护技术的试验研究，

以加深对土钉墙与土锚杆 联合支护结构的工作机制和变形性质的认识。文中通

过模型试验及对应的有限元分析，初步探讨了不 同加载位置下土钉墙复合土锚

杆支护结构的支护效果，以及合理布置土钉与锚杆的规律。 

2 模型试验  

2.1 模型试验方案设计 

 模型试验箱使用有机玻璃板和角钢做成，其外观尺寸为 90cm³80 cm³30cm。

土钉和锚杆材料采用硬质聚氯乙烯加工而成的条状物，厚 5mm，宽约为 1cm。据

模型试验箱的尺寸和模型相似比的原 理，确定长度的相似系数 Cl=10，重度相似

系数 Cγ =1，其他参数的相似系数如表 1所示。 

表 1 模型相似系数 

 

根据实际工程器具尺寸和参数，按照上述确定的各参数的相似系数进行模型

尺寸和试验参数设计。原型和模型的对应关系如表 2所示。 

表 2 模型试验参数设计表 

 

室内模型试验分为 6 组进行，但限于篇幅，本文中仅介绍其中第 1 组试验。

试验的主要目标是研究不同加载位置下，土钉及锚杆支护的效果。（1）本组试

验是在较好土层中上部布置土钉 和下部布置土锚杆，采用 40cm³30cm 加载板，
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分距坡面 5cm和 20cm 两种方式进行施加局部均匀荷 载，用于研究超载作用范围

和位置变化对基坑支护 的影响规律；（2）下部土层锚杆在装样时预先埋入，土

钉 长 40cm，土锚杆长 65cm，试验方案布置如图 1 所示。（3）先分级开挖，开

挖到一定深度，立即进行土钉支护；然后继续下一步开挖。开挖完毕后，利用杠

杆装置进行分级加载；（4）随开挖和加载观测、记录标志点的位移、坡面百分

表读数和应变读数。 试验考虑的加载方式有以下两种：（1）第 1 种：在距坡面

5cm 处进行局部加载， 如图 2(a)所示，加载板长约 40cm，超载作用区域 基本

在加固范围内。（2）第 2种：在距坡面 20cm 处进行局部加载，如图 2(b)所示，

上部土钉长约 40cm，即加载同时作用在土钉加固区域和未加固区域。 

 

图 1 试验方案布置图（单位：cm） 

 

图 2 超载的作用位置（单位：cm） 

2.2 模型试验结果  

2.2.1 位移结果  

两种加载模式下坡面水平位移监测点布置如 图 3所示，位移结果见图 4（图

中，36.12、45.58、55.04kPa 指超载作用力的大小）。通过位移对比分析，有

以下结果： 
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图 3 沿深度方向监测点布置 

 

图 4 不同深度处水平位移曲线 

加载区域距坡面 5cm的情况，水平位移较大，在最后一个工况下，深度–50 

cm 处以上的水 平位移均大于 12mm，而且几乎是均匀分布，水平位移最大值为

14.5mm。（2）距坡面 20cm 处加载的水平位移曲线表 现为坡面变形沿深度大体

呈线性变化，最大水平位移出现在坡顶，最大值为 13.6 mm，水平位移在锚 杆

作用区域有突降。两种加载模式下距坡顶 8cm 深度处各监测点点的垂直位移如

图 5 所示。监测点布置见图 6。通过对比可得如下结论：（1）垂直位移在加载

区域的正下方可以观察 到沉降平台，此处的沉降量最大；（2）加载区域距坡面

5cm的情况中，靠近坡面处沉降达到最大值，大于第 2组情况的最大值。  
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图 5 不同水平位置的竖向位移曲线 

 

图 6 沿水平方向监测点布置 

2.2.2 土钉应变结果  

通过应变片，测得土钉在两种超载位置下的应变值如图 7所示。 
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图 7 第 3级超载下的土钉应变曲线 

3 有限元模拟 

3.1 有限元模拟方案  

为探寻其变形机制和破坏特点，在模型试验的基础上，还进行了有限元分析

计算。有限元计算使用商业有限元分析软件 Abaqus 来进行。模型尺寸与试验相

同，并通过对模型试验使用的土样进行物理力学指标测试，得到了土样的物理力

学参数如表 3所示。 

表 3 土样物理力学指标 

 
3.2 有限元计算结果  

3.2.1 第 1种加载情况  

加载位置距离坡面 5cm，超载为第 3 级（为 55.04kPa）时的有限元计算位移

结果如图 8、9所示。对计算结果的分析如下：（1）中下部鼓起的坡面变形说明

土体存在较明显的滑动面，在有限元模拟中必须出现塑性屈服 带才能模拟其变

形性状。但是值得注意的是，如果计算中采用理想塑性模型，那么在第 1级超载

就出现的滑动面，到了第 3级超载，塑性变形会非常大，以致于失真。所以，此

处应该使用塑性硬化模型，随着超载增加，原先的初始屈服区域硬化进入后继屈

服状态，而其两侧的土体也会由于应力增加而进入初始屈服状态，塑性区会沿滑

动带的法线方向扩展，最终形成中下部鼓起的变形状态，见图 10。 
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图 8 第 1种加载位置                     图 9第 1 种加载位置， 

第 3级超载下的水平位移（单位：m）第 3级超载下的垂直位移（单位：m） 

 
图 10 第 1种加载位置，第 3级超载下等效塑性应变 

4 结论  

通过模型试验及有限元计算研究了土钉墙复合土锚杆支护结构在不同超载

作用下的支护效果。在超载靠近坡面时，更易出现滑动面。但根据有限元模拟和

试验数据的对比发现，使用了土钉加固的土体，出现滑动面后并不会加速破坏，

而是具有塑性硬化的特征，随着荷载增加，滑移变形稳步增长。 

当土锚杆较长且设置在坡脚附近位置时，土钉墙的体外稳定性较好，不易发

生整体性失稳破坏。而土锚杆设置在中上部时，体内稳定较好，能限制局部滑动

面的出现，提高安全系数。因此，可粗略认为，当超载远端作用在距坡面 0.5

倍开挖深度范围内时，应该着重考虑土钉墙的体内稳定性，既应该将锚杆设置在

超载远端至坡面的 45º 连线范围之内。当超载近端作用在距离坡面 0.5倍开挖深 

度范围之外时，应侧重于考虑土钉墙的体外稳定性，即将锚杆设置在坡面中下部。 
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疏排桩–土钉墙基坑支护中土钉墙加固效果试验研究 

杨 敏
 1,2，

古海东
 1,2  

（1. 同济大学土木工程学院地下建筑与工程系，上海 200092；2. 同济大学岩土及地下工

程教育部重点实验室，上海 200092） 

岩土工程学报 2012年 11月第 34卷增刊 

1 离心机模型加工和试验分组  

1.1 试样制备 

离心机模型试验在同济大学岩土及地下工程教育部重点实验室中的

TLJ-150 复合型岩土离心机上进行。试验用土取自上海杨浦区五角场的砂质粉土，

该土样的级配曲线如图 1 所示。本次离心机试验制备含水率为 40%的饱和土样，

土样的物理力学性质如表 1 所示。在 1g（g 为重力加速度）状态下，在净空为

700mm³900mm³700mm（高）的模型箱中，完成模型制备。 

 
图 1 试验用土级配曲线 

表 1 土样的物理力学特性 

 

1.2 试验步骤  

试验时，将制备好的离心机模型吊入离心机吊篮，进行模型固结试验（模型

比例尺为 60），试验开始后离心加速度以 10g为一级，每级加速度下运转 3min，

最后在 60g的离心加速度下进行固结试验，固结完成的判断标准为模型箱中的孔

隙水压力消散 95%以上。固结结束后将模型箱吊出，开挖成高度为 200mm、坡角

为 90°的竖直基坑，拆开模型箱侧壁，在模型基坑侧表面用长度为 1mm 的彩色

大头针布置标记点，如图 2所示。标记点布置完毕后重新组装模型箱，然后将模

型箱吊入离心机吊篮，在模型箱表面安装差动式位移传感器，如图 3所示。待模

型箱中的位移传感器、土压力盒以及桩身应变片等接线通道调试完毕后，开启离

心机，先在 10g 加速度下运转 3min，观看离心机是否运转正常，一切正常后从

30g离心加速度开始以每 5g为一级，每级加速度下运转 15min，如果模型在这一

级加速度下破坏，或者在期间的任意加速度下破坏，试验即告结束。 
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图 2 基坑离心机模型 

 

图 3 位移传感器布置图 

2 试验结果及分析  

2.1 破坏模式  

不同支护结构加载破坏时的最大离心加速度如表 2所示，疏排桩–土钉墙组

合支护基坑加载失稳最大离心加速度明显高于其他支护结构。图 4显示了无支护

基坑、排桩支护基坑、土钉墙支护基坑以及 2组疏排桩–土钉墙组合支护基坑离

心机加载破坏后照片。图 5为离心模型加载破坏后的滑裂面素描图。 
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表 2 离心机模型试验结果 

 
由图 4和图 5 可知，无支护基坑的破坏特征为砂性土边坡塑性塌落，具体表

现为瞬时的脆性整体滑裂和塌落，滑裂土体散碎；疏排桩支护基坑，桩间土体的

失稳也具有砂性土边坡塑性塌落的特征，滑裂土体散碎，桩间土体具有明显的拱

效应，最大拱高约为 22mm，由于受土拱效应的影响，滑裂面在边坡上部呈现弧

形，下部受土拱效应影响小，滑裂面近似斜坡，滑裂面在边坡上部为直立土拱曲

面，在边坡下部为平面斜坡；土钉支护基坑，土钉以箍束骨架的形式在钉–土复

合加固区中起到了摩擦加筋和注浆加固的作用，提高了土坡的整体刚度与稳定性，

其失稳表现为渐进的具有一定延性的整体滑裂，破坏特征为渐进性砂性土边坡塑

性塌滑，塌滑范围比素土边坡塌滑范围大，滑裂体比较完整，滑裂面可简化为圆

弧面；疏排桩–土钉墙组合支护基坑，由于桩间土钉墙的设置，提高了桩间土体

的稳定性，改善了桩间土体特性，破坏特征为渐进性砂性土边坡塑性塌滑，包括

2种类型：当桩间土钉长度较短时（如图 5（d）所示），桩间土拱效应明显，最

大拱高约为 12mm，桩间土体滑裂面形态与疏排桩支护结构形似，但由于土钉墙

的存在，土体稳定性提高，土体差异变形减小，与疏排桩支护结构相比，在桩间

距相等的情况下，土拱直立深度变大，土拱矢高变小；当桩间土钉长度较长时（如

图 5（e）所示），桩间土拱效应不明显，滑裂面形态与土钉墙支护结构相似，

滑裂面为圆弧滑裂面，但由于疏排桩的存在，在接近基坑底部的范围，桩后土体

将被遮拦留存。 

 

图 4 离心机模型试验后基坑形态 
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图 5 试验后模型破裂面素描图 

2.2 桩身内力  

根据换算公式（1）可以将模型桩桩身弯曲应变读数换算出疏排桩支护结构

以及疏排桩与土钉墙组合支护结构中模型桩在不同离心加速度下的桩身弯矩，图

6 为离心加速度为 30g 时排桩支护结构（模型 2）与 2 组疏排桩–土钉墙组合支

护结构（模型 4与模型 5）的桩身弯矩分布。 
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式中，EI 为模型桩的抗弯刚度，D、d 为不同离心加速度下对应的模型桩外径和

内径，n 为离心机加速度，为弯曲应变实测值。 

 

图 6 不同支护形式对应桩身内力分布规律 

由图 6可知，疏排桩支护结构的桩身弯矩要比同样桩间距下的疏排桩–土钉

墙组合支护结构大 3倍左右，这是因为对于疏排桩支护基坑，桩间土压力通过土

拱效应传递到桩上，排桩承担了整个支护结构的绝大部分荷载，而对于疏排桩–

土钉墙组合支护基坑，由于土钉墙的存在，桩间土体荷载首先由土钉墙承担，因

此排桩上承担的土压力明显减小。随着土钉长度的增加，疏排桩–土钉墙组合支

护基坑桩间土拱效应越来越不明显，因土拱效应而传递到桩身的土压力变小，因

此随着土钉长度的增加，疏排桩–土钉墙组合支护结构中的排桩内力逐渐减小。 

（1）疏排桩–土钉墙组合支护基坑稳定性明显高于疏排桩支护和土钉墙支

护基坑，土钉长度对组合支护结构稳定性和破坏模式影响显著，随着土钉长度的

增加，组合支护基坑破坏模式由竖排桩支护结构破坏模式向土钉墙破坏模式转变。 

（2）土钉长度对疏排桩–土钉墙组合支护基坑桩间土拱效应影响显著，当

土钉较短时（L/H=0.33）桩间土拱效应明显，当土钉较长时（L/H=0.67）时桩间

土拱效应不明显。 

（3）对于疏排桩–土钉墙组合支护基坑，由于土钉墙的存在，桩间土体荷

载首先由土钉墙承担，因此桩身内力较疏排桩支护基坑明显减小；随着土钉长度

的增加，疏排桩–土钉墙组合支护结构桩间土拱效应越来越不明显，桩身内力逐

渐减小。 
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粉质黏土深基坑土钉墙支护作用机理模型试验研究 

单仁亮，郑赟，魏龙飞 

（中国矿业大学（北京）力学与建筑工程学院，北京 100083） 

岩土工程学报 2016年 7月第 38卷第 7期 

1引言  

由于城市建设用地的日趋紧张，高层、超高层建筑的大量兴起，安全、经济、

快速地进行深基坑的开挖与支护早已成为控制工程成败的关键。土钉墙支护是近

30 多年发展起来的新型深基坑支护技术，因其造价低廉、施工迅速、施工现场

文明、支护质量高、适用多种地质条件等优点，尤其是在北京地区的基坑支护和

边坡加固中得到广泛的应用。 

土钉墙支护技术是一种原位土体加筋技术，由被加固土体、放置于原位土体

中的土钉及附着于坡面的喷射混凝土面层组成，类似于重力式挡墙的形式，并以

此来抵抗墙后传来的土压力，使开挖面稳定。国外学者对土钉墙的作用机理及加

固模式做了相当数量的研究并取得了很多理论成果。中国对土钉墙的研究也取得

了丰硕的成果。龚晓南的《土钉和复合土钉支护的若干问题》一文深入探讨了土

钉支护的定义、计算模型、地下水处理、适用范围、环境效应、设计中应注意的

问题以及复合土钉支护等问题，并逐步在学术界和工程界形成统一，提高了土钉

和复合土钉的工程应用水平。 

2 模型试验介绍 

2.1 试验模型  

模拟试验的目的不同，则相似模型需要模拟的范围也不尽相同。在深基坑土

钉支护施工过程中，随着开挖深度的不断增加，每层土钉的受力、变形不断变化，

本次试验主要研究土钉墙支护钉–土相互作用机理、支护后土体中土压力的特点

以及土钉墙体的工作特性。试验模型坑的尺寸长³宽³深为 3.5m³1.8m³1.8m。

如图 1所示，坑壁按防水层施工，表面用水泥砂浆打磨光滑，刷上一层黄油并粘

贴一层塑料薄膜，以满足试坑防渗并减少试验过程中坑壁对试墙的摩擦约束。 

 

图 1 试验模型及填土夯实 

2.2 相似材料的选取  

土层的模拟：本次试验用土使用现场采集的原状土，土样先经筛分均匀，去

除全部粒径大于 5mm 的粗颗粒，填筑时按 20cm 分层填筑，并均匀夯实。因此当

原型结构是金属结构或者测量精度要求高时，可使用金属材料进行相似模拟。工

程中常用的土钉材料为 HPB235 或 HRB335，其弹性模量约为 2.0³105MPa，泊松
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比约为 0.3，而铝合金作为模型材料具有良好的导热性和相对较低的弹性模量

（约为 7.0³104MPa），泊松比为 0.33，接近于模型试验的相似比要求，且采用

铝合金在试验中既能获得较大的变形量，又能较好地消除应变传感器元件本身的

刚度影响，本次试验使用边长为 5mm的矩形铝合金棒模拟工程中常用的钢筋土钉，

如图 2所示。 

 

图 2 土钉模型 

2.3 测试系统设计  

整个测试系统包括土钉测试、土压力测试和土钉墙的变形测试。土钉测试采

用粘贴应变片量测土钉应变，通过静态应变仪采集数据。在土钉长度方向布置 4

个测点，为避免数据线过于集中影响测试精确度，将测点分散在两根土钉上，4

排土钉共计 8 个传感器 16 个测点。土压力采用埋设应变式土压力盒的方法，几

何尺寸为：直径 30mm，厚 7mm，量程为 0～200kPa，测点布置见图 3。土钉墙的

水平位移用大量程的百分表量测，在土钉墙的墙顶对称布设两个大量程百分表。 

 
图 3 模型试验平面和剖面图 

2.4加载及降雨过程模拟 

加载采用静力堆载的方法，加载在第五次开挖及面层施工结束约 48h后开始，

通过在墙顶堆积单块质量为 25kg 的混凝土配重块来实现，堆积之前在墙顶土层

上放置一块 100cm³100cm，厚度为 1.5cm 的矩形钢板，钢板距墙顶边缘 10cm，

距两侧坑壁 40cm，钢板可以保证对土体施加的荷载为均布荷载，见图 4。每级堆

载为 500kg，时间间隔为 30min，共加 10 级。 

在加载完成 150h后开始降雨过程模拟。在试坑顶部距离模型边缘 100mm处，

开挖一个宽度为 250mm，深度为 500mm的注水坑，坑内满填粗砂砂袋。向注水坑

内注水，注水量为 18L/h，12h 注水量为 216L/h，相当于 12h 内降雨量为 60mm，

属于暴雨范畴（暴雨降水量标准为 12h降水量大于等于 30mm，小于 70mm）。 

3 试验结果与分析 
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 本次模型试验开挖工况与实际工程施工基本保持一致。基坑开挖分 5 步进

行，前 4 步每步开挖深度为 30cm，最后一步 15cm，具体程序为开挖→人工挖孔

→埋置土钉→灌浆→面层施工→导线连接。图 5为第一次施工循环中的模拟坑壁

图。在分步开挖时，前 4层每层开挖前即对土层进行取样，测量其物理力学参数，

再进行开挖。由上至下，各土层参数如表 2所示。 

 

图 4 第一次施工循环中的坑壁 

表 2 各土层参数 

 

3.1 水平位移 

本次试验采用布设大量程百分表的方式测量土钉墙顶在试验过程中的水平

位移变化，测量结果如图 5 所示。从图中可以看出：①每一次开挖后的 2d 内，

位移都有一个较大的上升，第 3天位移趋于平缓，说明开挖是土钉墙产生水平位

移的重要原因，土钉作用发挥后又能使土钉墙位移趋于稳定。②从整个过程来看，

墙顶水平位移是逐渐增加的，基坑开挖完成后，墙顶最大水平位移为 3mm，为基

坑深度的 2.3‟。③开挖结束后，墙顶加载过程中位移基本呈现线性增长（图 6），

说明地面的超载加速了土钉墙体侧向变形。④降雨对基坑位移产生巨大影响。随

着注水量逐渐增加，土钉墙墙体变形急剧增大。在 150h 内，墙体位移迅速增加

了 5mm，位移总量超过开挖与加载过程之和。随后增速放缓，逐渐趋于稳定，墙

顶最大位移达到 12mm。可见北京地区粉质黏土遇水软化的性质非常明显，降雨

是引起北京地区粉质黏土层基坑变形的重要因素。 
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图 5 墙顶水平位移曲线 

 

图 6 加载状况下墙顶水平位移曲线 

4 结论 

     （1）每次开挖引起墙顶水平位移呈台阶式增大，基坑的开挖卸载是产生位

移的主要原因，土钉墙的墙顶最大位移为基坑开挖深度的 2.3‟。当在墙顶施加

均布荷载时，在荷载不是很大的情况下，墙顶水平位移近似随荷载的增大而线性

增长，若此时保持荷载不变，位移增速不断减缓，最后基本趋于定值。 

（2）北京地区粉质黏土遇水软化的性质非常明显，降雨是引起北京地区粉

质黏土层基坑变形的重要因素。在粉质黏土中的土钉墙度过雨季时，应采取必要

措施，如将墙顶一定距离内地面硬化等，防止雨水冲刷和下渗对墙体产生过大影

响，威胁工程安全。 

（3）墙侧土压力呈现出先增大后减小再逐渐增加的变化规律，上部土体的

开挖对土压力有较大的影响。随着基坑开挖深度的增加，土压力不断增长直至稳

定。 

（4）土钉内力变化规律为：受力从土钉端部起逐渐向内部发展；每层土钉

拉力最大值随着基坑开挖深度的增加逐渐向远离面层的方向移动。 
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4、地下水控制 

地下水浮力作用机理模型试验设计与实施 

张 彬
1, 2

 李广信
1
 杨俊峰

2
 

 (1 .清华大学水利水电工程系, 北京 100084 ; 2 .中航勘察设计研究院, 北京 100098) 

岩土工程技术 2006年 6月第 20卷第 3期 

1 引言 

统计分析显示,大多数地质灾害及各类岩土工程事故都与土中水的作用息息

相关,城市建设中的地下水问题引起了人们的广泛关注。地下水-土体-地下结构

共同作用是影响和诱发各类地下水问题的制约因素,土中水分的存在形态及孔隙

水压力传递规律的差异直接影响地下水-土体-地下结构共同作用效应的发挥,进

而也影响到地下结构侧面水压力及底板浮(扬压)力的作用及合理计算。对于这一

问题,虽已引起学术界和工程界的广泛关注,但是因为尚缺乏令人信服的理论依

据、实际可操作的设计方法以及翔实的试验数据,在实际的设计计算中设计者通

常简单笼统地套用最高设防水位来确定地下结构上的浮力荷载,从而过大地增大

了抗浮投入;另一方面因浮力的不合理取值而导致的各类浮力破坏现象却时有发

生。当前,地下结构的浮力问题研究已成为城市岩土工程中一个极为关键的课题,

这既涉及到城市的中长期发展中地下水位的变化趋势问题,又涉及到具有不同地

下水赋存形态的土层中孔隙水压力传递机理及分布规律问题、地下结构位于不同

土层中的浮力取值问题、多层地下水作用时的浮力取值问题以及开发合理的工程

抗浮措施等问题。要合理回答上述问题,需要结合系统的理论分析、模型试验、

现场测试等手段进行深入研究,为此设计了研究地下水浮力作用机理的模型试验,

本文将详细介绍模型试验的整体构思、试验装置的设计及实施过程。 

2 模型试验整体构思 

2.1 试验目的  

该试验基于已经完成的小比例尺模型试验及其成果,通过扩大模型的比例,

进一步再现实际工程原貌,力求从定性到初步定量的角度开展深入研究工作,模

型实体示意见图 1。试验模拟北京地区典型的土层分布特征及其地下水的赋存环

境,研究不同的含水层组合条件(上层滞水、潜水、承压水及相互间的水力联系)

及地下水运移特征(水平渗流、垂直渗流、越流补给)下,各土层中孔隙水压力分

布规律,进而反映出地下水浮力与地层分布特征、地下水赋存条件以及地下结构

的埋深之间的关系,分析地下水浮力的作用机理。进一步明确不同的含水层组合

形式下以及当地下结构底板位于弱透水层(粘性土层)中时地下水浮力的合理计

算模式,为建筑基础抗浮设计提供理论依据及试验数据支持。 

2.2 试验装置系统构成  

整套试验装置包括:模型箱系统、孔隙水压力监测系统、地下水位测试系统、

稳定水位供给系统、大气降水模拟系统等。整个模型试验概貌见图 2。 
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图 1 试验模型实体示意图(单位:mm) 

 

图 2 模型试验概貌图 

3 试验装置分项设计 

3.1 模型基槽设计  

试验模型箱几何尺寸为:1.8m(长)³1.2m(宽)³2.5m(高),整个模型箱全部

装土后加上箱体自重,其总质量超过 12t。为保证箱体的整体稳定,同时方便试验

过程中供水排水,设计了模型基槽。模型箱搁置于基槽之中,基槽底部搁置模型箱

的位置浇注35cm厚素混凝土筏板,其上砌筑高 30cm的模型箱支墩,其余位置铺设

5cm 厚素混凝土垫层,并设置一个 0.5m³0.5m 的集水井,便于收集并排除基槽中

的积水。基槽平面布置见图 3,基槽横剖面见图 4。 

此外,为保证模型试验的连续性,在基槽以外一定位置搭设试验用房,通水,

通电,通暖。 
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图 3 模型基槽平面布置示意图(单位:mm) 

 
图 4 模型基槽横剖面示意图(单位:mm) 

3.2 模型箱设计 

模型箱作为试验装置的主体,采用角钢支架内衬厚钢板密闭焊接的工艺加工,

内衬钢板厚度为 10mm,顶部、底部、角部采用角钢固定,中部加肋。张彬等:地下

水浮力作用机理模型试验设计与实施 129 箱体加工严格满足密水性要求,并涂刷

防锈油漆。在槽箱的两侧及底部设置带阀门的进排水孔,为防止水沿箱体侧壁流

动,设计时将进排水管伸入箱体 5cm,进排水孔布置见图 5。 
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图 5 模型箱及进排水孔设计图(单位:mm) 

3.3 地下水水位监测系统 

采用敞口式测压管监测各土层中地下水位,测压管为 25mm 薄壁 PVC 管,底部

辐射状布设进水眼,外部缚裹土工布以防止土粒阻塞管眼。由于进水的范围更大

并且不需要连接管路,该测试方式较之传统室内试验中应用的测压管,具有更直

观、准确、灵敏等优点,水位通过标尺或液位计进行监测。 

4 土样装填及传感器、测压管埋设  

4.1 土样制备及装填  

北京地区地层分布总体趋势为:西部以碎石类土为主,向东则逐渐形成粘性

土、粉土与碎石类土的交互沉积,第四系覆盖层的厚度也由数米增加到数百米;

含水层也由西部的单一潜水含水层,向东、向北和东南逐渐演变成多层地下水分

布的复杂状态。本试验设计正是模拟多层地下水共生的情况,因此设计了图 1 所

示的土层分布模式。试验土样取自某基坑深约 8m处,土性为粉质粘土及粘质粉土,

含水层采用级配良好的中砂模拟。土样经均匀捣碎饱和后,按原状土干密度指标

控制填筑密实度,以 5cm 为一层分层填筑,填筑过程中均匀夯实,尤其注意边角部

位的夯实,防止出现分层现象。填筑前在箱底水平铺设两层钢丝网,其上水平铺设

土工布,既起到便于地下水下渗又起到防止土颗粒流失的作用。土样填筑完成后

在顶部堆压砂带,打开排水孔,土样在自重及压重作用下完成排水固结,固结过程

超过 2个月。 

4.2 传感器及测压管的埋设 

    精选孔隙水压力传感器,满足长期稳定性要求,确保测试过程中不出现零点

漂移现象,对挑选出的传感器进行编号,埋设前将透水石放置于沸水中煮沸排气

饱和。准备工作完成后,在方案设定位置埋设传感器,周围投中砂,然后用土样封

闭夯实,导线全程涂抹凡士林防止水沿导线流动。同样在土层预定位置埋设测压

管, 埋设过程严格控制垂直度,并且管壁涂抹凡士林防止水力导通。传感器及测

压管的埋设过程概貌见图 6。 
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图 6 传感器及测压管的埋设概貌 

5 结论 

研究粘性土体中孔隙水压力传递规律是一项复杂而实用的课题。宏观上该课

题涉及到区域地质环境影响及地下水动态变化规律;微观上涉及到粘性土的微观

结构特征,具体包括土颗粒及孔隙形态特征、土中水分存在形态以及运移特征等;

其成果既涉及地下结构侧压力及底板浮力合理取值的实用问题,又涉及关于有效

应力原理适用范围的基础理论问题。因此,开展系统的试验及测试研究无疑是有

益且十分必要的,上述试验装置可根据具体问题改变边界条件进行试验模拟,通

过 4 个多月的试验测试表明,该装置性能稳定并能实现预定的试验项目。当然,

受试验模型本身尺寸效应以及不能完全模拟土样原状性的局限,尚需结合现场试

验测试开展系统研究工作。 
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地下水环境下地铁车站抗浮离心模型试验研究 

叶俊能，陈 斌 

( 宁波市轨道交通工程建设指挥部，浙江宁波 315012) 

土木工程学报  2011 年 9月第 44卷增刊 

1 引言  

地下工程的实践表明，与地面结构相比，地下结构的受力更为复杂。在进行

地下结构设计时，需要考虑水对地下结构的浮力作用。目前，学术界和工程界对

于如何考虑地下结构受到的浮力都没有统一的认识。在实践中，由于缺乏合理的

理论指导，许多工程仍然沿袭传统保守的做法——将地下结构物视为浸没在水中

的物体，按照阿基米德定律进行估算。理论上说，这种方法对浮力大小的计算应

该说是偏于安全的，但用这种方法计算水对地下结构的浮力过于粗糙，而且往往

是不可靠的，在工程上甚至是不可行的。另一方面，由于在抗浮设计上采取了过

于冒 险或盲目的对策，以至造成安全隐患甚至安全事故的案例也屡见不鲜。 在

岩土工程学科的研究中，人们经常采用模型模 拟的方法揭示现象本质和作用机

理。离心试验能够以小几何尺寸模型来实现对原型变形性状的模拟，能够在大大

节省人力、物力的情况下，对同一个复杂问题在相同的试验条件下进行多组不同

设计方案的对比研究，进行多角度的对比分析，获得更深刻的认识和一般性的规

律，为将来的类似工程提供参考。因此，本文以宁波城市轨道交通建设中所涉及

的地下车站为研究对象，通过资料调研和室内离心模型试验相结合的方法，对宁

波轨道交通地下车站浮力大小的确定进行研究。 

2 地铁车站浮力离心模型试验内容  

2.1 试验设备  

本次试验采用的是 L-30 型土工离心机，最大装机容量为 20g-t，在模型箱

重为 100kg 时最大加速度为 200g，并配有一套完整的数据采集、高速摄影和闭

路电视监控设施。其中，模型箱有效内部尺寸为 41.5cm³22.8cm³35.5cm。试

验中，采用数码相机和外部控制设备在离心机高速运转过程中拍摄不同加速度下

模型箱的照片，将试验高精度数码相片输入计算机，采用图形处理软件进行分析，

以获得所需的试验数据。 

2.2 模型率的选取 

根据地下车站实际尺寸，并结合 L-30 土工离心试验机的工作条件，在确定

试验模型率 n 时，需要考虑模拟土层范围和离心机的运转条件:①为了减小模型

壁边界效应的影响，必须保证模型周围有足够的受基抗浮起和抗浮影响的土

体;②考虑模型箱的净空尺寸和离心机运转条件，在设计加速度下，保证离心机

能够安全正常的运转;③在满足上述两个条件的情况下，应该采用尽可能小的模

型率，以减少在将模型试验数据向原型数据转化的过程中，数据采集误差对试验

结果的影响，同时也有利于模型的制作。综合各因素，本次模拟试验中，模型率

取为 120。 

2.3 试验内容  

结合宁波地铁工程，研究覆土厚度、围护结构插入比及土层含水量对地铁车

站浮力和抗浮性状影响。 

3 地铁车站浮力离心模型试验模拟  

3.1 土样制作  
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试验用土为取自现场的原状土，主要选取土性特点比较明显的②、③和④土

层作为试验用土。试验中控制模型土样的容重、含水量和土体的强度指标，将重

塑后的土体(含水量 80%左右) 在离心机内分层，由下至上进行固结。在土样制

备过程中，每一次同时固结两箱土样，其中一箱土样用于离心模型试验，另外一

箱土样专门进行土工试验，测试土体的物理力学参数，使模型土样各项控制指标

的数值与现场值相近。表 1为各土层主要物理力学指标。  

3.2 地下连续墙的模拟  

对于实际钢筋混凝土结构，如果模型能够用钢筋混凝土模拟，则模型尺寸为

原型的 1/n。 

4 地铁车站浮力离心模型试验方案 

4.1 模型断面的选择  

根据宁波地区的地铁车站所处的主要典型②层土层，地下结构平面尺寸为长

20m，12m。(1)地下结构上覆土，即地下结构埋深对结构浮力和抗浮的影响。在

很多浅埋小型结构中，并不设置额外的抗浮工程措施，结构的埋深和上覆土厚度

成为抗浮的主要因素，设计此组试验确定不同埋深下结构的浮力和埋深的关系。

本试验考虑无连续墙，埋深分别为 2．4m 和 6m两种工况。(2)改变连续墙插入比

对结构浮力和抗浮的影响。②层土层，进行一组试验以观察不同连续墙插入比对

结构浮力和抗浮的影响作用，埋深 6m，连续墙插入比分别 1∶0．5和 1∶1。(3)

土层的含水量对地下结构浮力大小的影响。针对②层土层进行一组试验以观察土

层的含水量对地下结构浮力的影响，地下结构埋深为 2．4m，含水量分别为 40%

和 50%。 

表 1 各土层主要物理力学指标 

 
4.2 地铁车站浮力离心模型试验结果 

目前针对宁波地区的②层土，进行如下几组离心模型试验。 

(1)上覆土厚度 2.4m，土层含水量为 40%，如图 1所示。 

 
a上覆土厚度 2.4m初始状态 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

290 

 
b上覆土厚度 2.4m时模型 120g加速度状态下 

图 1 上覆土厚度 2.4m状态前后对比 

(2) 上覆土厚度 2.4m，土层含水量为 50%，如图 2所示。 

 
a上覆土厚度 2.4m初始状态 

 
b上覆土厚度 2.4m时模型 120g加速度状态下 

图 2 上覆土厚度 2.4m状态前后对比 

(3)上覆土厚度 2.4m，土层含水量为 50%，连续墙插入比 1:1，如图 3所示。 
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a连续墙插入比 1:1初始状态 

 

b连续墙插入比 1:1模型 120g加速度状态下 

图 3 上覆土厚度 2.4m,连续墙插入比 1:1状态前后对比 

模型结构底板中点处所接触土层光标点为特征点，通过图片软件处理分析试

验照片，获取所需要特征点位移数据如图 1～图 3所示。可以看出:上覆土为2．4m，

土层含水量为 50%时，模型结构发生了较大上浮量;上覆土为 2.4m，土层含水量

为 40%时，模型结构基本没有上浮;上覆土 2.4m，土层含水量 50%，连续墙插入

比 1:1时，模型结构也基本没有上浮。 

5 结论  

通过离心模型试验可以看出，在上覆土厚度一样的情况下，土层含水量的减

少将使模型结构的浮起量有很大程度的减小;在上覆土和土层含水量一样的情况

下，模型结构是否存在地下连续墙也对模型结构的浮起量有很大的影响。从上述

结论可以看出，离心模型试验对于研究地下结构的抗浮是可行的。 
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离心试验中的地下水模拟控制研究 

张 敏
 1, 2，

吴宏伟
 3
 

（1.深圳大学 土木工程学院，深圳 518060；2.深圳市土木工程耐久性重点实验室，

深圳 518060；3.香港科技大学 土木工程系，香港） 

岩土力学 2010年 2月第 31卷第 2期 

1 引言 

由于地下水源或地表水的补给，地下水位上升，坡内土体吸力减小，强度降

低，可能会引起边坡失稳。同时，干旱季节地下水下降，又会导致地面发生沉降，

带来一定的安全隐患。地下水位的高低以及水位变化速率会对边坡稳定性产生不

同的影响。因此，对地下水位变化的正确模拟是研究此类问题的关键。为了在与

实际边坡类似的应力条件下进行研究，离心模拟技术是较为常用的一种试验技术。

现场的应力以及与重力相关的过程都可以较好地加以模拟。首先在二维的模型箱

（长宽比为 3）中建立起边坡模型，再在试验过程中在边坡上下游施加地下水边

界条件，从而研究地下水上升对边坡稳定性的影响。实现地下水控制的关键在于

建立一个准确的水位反馈和控制系统，从而正确模拟地下水的上升过程。因此，

有必要在试验中设计和建立地下水控制系统。由于模型处于绕轴转动的系统中，

水位控制的准确度受到影响，应该在量测和控制中加以补偿。本文从这些特殊性

出发，重点阐述二维离心模型试验地下水控制系统的设计、建立以及应用。 

2 地下水模拟的比尺关系  

采用缩小 N倍的模型在 N倍重力加速度的重力场中模拟实际应力条件，相应

的模型参数与原型参数之间存在一定相似率。确定正确的相似率，才能保证模型

对原型的正确模拟。 

地下水模拟主要是模拟不同水位变化条件下的渗流过程。因此，地下水模拟

的比尺是指模拟过程中的渗流比尺。在大多数与渗流相关的岩土工程实际问题中，

由于渗流坡降较小，渗流一般都属于层流范围，符合达西定律。离心模型试验通

常模拟的也是层流状态的渗流现象。据此渗流比尺关系可按表 1 确定。 

表 1 离心试验中的渗流比尺 

 
3 地下水控制系统 

图 1 给出了边坡模型试验中的地下水控制系统示意图。该系统主要由供水系

统和地下水模拟装置 两部分组成。供水系统将所需水量运送到地下水模拟装置，

根据试验要求，可以控制不同的上下游水位。所有离心试验都在香港科技大学土

工离心实验室进行。 
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图 1 离心试验中的地下水控制系统示意图 

3.1 供水系统  

供水系统（如图 1）是建立在离心机的水力系统之上的。在试验中，水流由

离心机的水源，通过水力旋转接头沿着离心机的转臂流入地下水控制装置。由于

离心机的旋转，水流在流动过程中会不断加速（离心加速度沿转臂增加）。然而，

水体总的流量是由供应量决定的，不受离心加速度的影响，在整个流动路径的各

点是相同的。因此，可以在任何一点安装流量测定仪来量测流量。试验中流量仪

安装在靠近离心机主轴的位置，即离心力最小的位置，以降低离心力对仪器工作

效果以及部件安全性的不良影响。 

3.2 地下水控制装置  

地下水的控制主要是根据试验需要实现不同上下游水位的控制，包括上游水

位的上升速度控制、水位控制、下游水位控制等。为了实现合理的地下水模拟，

控制系统的构成需要根据试验土体的渗透性能进行调整。图 2给出了地下水控制

装置的组成图。 

 
图 2 地下水控制装置组成图 

地下水控制装置主要包括置于二维模型箱内的上下游排水板、上下游水箱、

水位量测传感器（图 2）以及电磁阀（阀门 A和 B，图 1）。上游排水板高 700mm，

设置于靠近箱壁一侧（坡顶一侧），形成一截面为 25.4mm³350mm 临时水箱，作

为上游水位控制的媒介。排水板上有 7列竖向的导水槽，每道槽上有 1列间距为

100mm的排水孔，以便使临时水箱中的水可以从排水孔流出并沿导水槽向下流动。
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排水板上每行排水孔代表一定的上游设计水位，试验前需要封住低于设计水位的

孔位。为了防止孔中水射出而造成局部破坏，于孔口外 5mm处贴上铝片，起到反

射水流，减小压力的作用。排水板靠近土体一侧贴有透水性较好的土工布，防止

土体填充导水槽和排水孔。下游排水板板高 300mm，位于坡脚一侧，形成临时水

箱，与上游截面相同，以便控制下游水位。试验中上游水位升降的控制是通过开

启和关闭水源来实现的。如图 1所示，水流路径上靠近离心机轴心处安置有一个

电磁阀（阀门 A），可以远程控制开关。当需要保持一定下游水位时，试验前需

要固定下游排水位。同时，上下游临时水箱中分别安装了水压力传感器（PPTA～

PPTD），其测量读数直接反映了上下游水位，可以依据水位值按照试验具体要求

来开关电磁阀。 

3.3 试验步骤  

试验开始前，有必要详细检查整个控制系统各部分的设置和连接情况，同时

要在正常重力条件下测试系统的工作情况是否正常。检测完后，需要清空所有管

道。否则，当离心加速度较高时，若开始供应地下水，则残留水的排出会导致不

稳定的初始流量。当离心加速度达到设计值（60g）时，如果边坡各项指标（变

形、孔压等）达到稳定状态，就可以开始供水。为了防止不稳定流量的出现，水

流路径上阀门的打开顺序非常重要。如图 1所示，应先打开阀门 B，再打开阀门

A。如果先打开 A，则水流会先进入管道，B打开时就会以很大的速度流出，产生

不稳定流动。当地下水控制的时间为预定模拟的时间或者地下水位达到目标水位

时，可以停止供水。水流路径上阀门的关闭顺序与打开顺序相反，以便清空所有

管道。 

4 地下水位的监测  

在模拟地下水的离心试验中，临时水箱中水位的控制和边坡中水位的监测是

非常重要的，可以通过孔压传感器量测到的水压力值换算水位。在临时水箱中，

传感器置于箱底，所得读数可以直接反映水箱水位。模型水位 mh可用下式计算： 

                                   (1) 

式中：wu为孔压传感器测量得到的水压力；N为离心加速度除以重力加速度

的倍数；wγ 为水的重度。上游水位的控制可以以此为依据进行，下游水位的监

测由下游水箱中设置的传感器来实现。在平面应变模型中，为了测量边坡中孔压

的变化，传感器设置在模型中心面上。当水位超过某传感器位置时，孔压开始增

加，其增量反映的是传感器以上的水深度，其大小可以按式计算。该传感器位置

处的水面位置 Hmi为 

               (2) 

式中：下标 i 为孔压传感器编号；Zmi为传感器距离模型箱底的距离；hmi为

计算的水深。将沿坡长方向分布的传感器对应的 Hmi与其水平位置 Xmi相结合，就

可以得到模型边坡中的地下水位线。由水压传感器确定的地下水位，还可以通过

图像分析地下水位来加以校核。试验中为测量边坡变形设置了图像分析系统，拍

摄到的图片中饱和土体和非饱和土体颜色亮度有明显区别，边坡侧面的地下水位

可以清楚识别。以上两种确定地下水位的方法，可以互相校核，但又适用于不同

的情况。采用式计算得到的水位，由于有限的传感器，无法如图像分析方法那样

得到连续的水位线。但当模型发生破坏时，传感器可以记录超静孔压以及水位波
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动，而这一点采用图像分析是无法得到的。同时，当模型土体中水位线不明显时，

图像分析也无法加以识别，只有将两种方法结合起来，才可以得到比较完整的结

果。 

5 试验误差分析  

在以上地下水位的计算中，由于模型离心旋转的特性，水压力 wu、模型放大

倍数 N以及传感器位置 z的计算都存在误差，计算的水位与实际有所偏差。 

5.1 模型放大倍数误差 

如图 1所示，在模型边坡中，离心加速度从坡顶到坡底逐渐增加，而一般试

验采用单一的离心加速度对应的放大倍数来进行比尺换算，这就引起了一定的误

差。图 3给出了模型土压力和按单一放大倍数计算的原型土压力的比较。 

 
图 3 离心试验中模型土压力及对应原型土压力的比较 

5.2 传感器位置误差  

确定上覆土压力或者采用式计算水面位置时，需要知道传感器的位置。部分

传感器固定在模型箱底部，部分置于模型中一定深度而没有固定，未固定部分传

感器的位置会发生变化，需要结合图像分析方法和式来确定传感器的位置。 

6 离心模型试验结果  

下面以一个砂土边坡中模拟地下水上升的模型试验为例来说明该地下水控

制系统的应用。图 4给出了该试验的模型布置图。在边坡不同位置安置了孔隙水

压力传感器（PPT）以监测渗流过程。PPT8 和 PPT9 固定在模型箱底板上，其测

量值可作为参考值，确定其他与其有相同水平位置的传感器的埋深。通过孔压值

以及 PPT 的安装位置，可以计算地下水位的变化情况。图 4为地下水上升过程中

边坡各个位置孔隙水压力的变化情况以及坡顶沉降变形（模型尺寸）。试验模拟

了 3 次连续的但不同强度和历时的地下水供应，分别是强度 1q=281mm/min 和历

时 1t=17.7min，强度 2q=562mm/min 和历时 2t=5min，以及强度 3q=675mm/min

和历时 3t=11.5min（模型尺度）。当整个边坡淹没后，直到坡顶位移不再增加

时，地下水停止供应。 
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图 4 离心模型试验中同一断面弧形水面示意图 

随着水流入渗，边坡中较低位置的 PPT开始测量到正的水压力值，例如 PPT1。

土体由于吸力的减少，开始发生变形，导致坡顶的沉降。每个 PPT 开始量测到正

水压力时，表示地下水位到达该 PPT的位置。每个 PPT都测到正水压力后，水压

力变化速率有所不同，表明地下水沿水平和竖直方向同时发生渗流。当供应流量

由 1q 增加到 2q 时，水压增长速率加快，相应的变形速率也增加。当流量由 2q

增加为 3q 时，地下水位接近坡顶，并且 1min 后边坡淹没。这时各个 PP 的水压

增值相同，也就是图中各测量线相互平行。在边坡淹没之后，由于上游仍然有水

供应，这时边坡的变形主要由渗流引起。历时 1280s，由孔压传感器测量结果估

算的水位以及图像分析所得水位。图中土坡轮廓线和连续的水位线均由图像分析

得到。选用 PPT1、PPT4、PPT6、PPT7、PPT9 测量结果来估算水位，实心原点数

据对应传感器的位置由试验结束后测量得到，所估算水位稍稍低于图像测量值。

而空心方形数据对应传感器的位置是以 PPT9 为参考，采用式估算而来的，估算

的地下水位稍稍高于图像分析值。由于在地下水位上升过程中，边坡变形较小，

传感器的位置随时间变化较小，可以用试验后测量的位置来进行水位的估算。当

传感器位置变化较大时，则需要在试验过程中分别进行位置估算。 
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抽水试验模型与地下水动力学实验教学 

肖先煊，许模，蔡国军，虞修竟，付小敏 

(成都理工大学 a．环境与土木工程学院;b．国家级地质工程实验教学示范中心， 

四川成都) 

实验室研究与探索 2014年 1月第 33卷第 1期 

1 引言 

地下水动力学是针对水文地质专业(地下水科学与工程)本科学生开设的一

门重要的理论课程，据学生反映，该课程内容丰富却抽象难懂，应将理论教学与

实验教学相结合才能使学生更好地掌握其内容。抽水试验是地下水动力学中的一

项重要的试验项目，学生通过试验可了解地下水向井中的运动特征及确定相应的

水文地质参数。目前，生产单位很难接受学生赴工地实习，而组织开展野外抽水

试验具有耗资巨大、耗时长等缺点，用于实验教学显然欠妥。因此为了满足实验

教学需要，在学校有关部门的支持下，组织具有丰富教学经验和野外、科研、生

产实践经验的技术人员在尚无更多资料可借鉴的情况下，研制了承压完整井抽水

模拟试验装置，通过开展室内抽水物理模拟试验以保证实验教学质量。 

完整井抽水试验装置是一种模拟并研究地下水在抽水时向完整井稳定渗流

的物理模型，可在室内进行模拟完整井抽水试验及相关数据处理、资料整理，具

有耗时短、耗资小，试验现象直观等优点，同时，能提高学生对野外复杂地质体

的感性认识，一定程度弥补了野外生产实习的不足。 

2抽水试验模拟装置介绍 

2.1 设计原理及结构  

承压完整井抽水模拟装置是以野外抽水时，地下水向承压完整井稳定运动的

水文地质实体作为模拟对象，根据相似理论而研制的一种抽水试验模型，该模型

模拟范围为野外实际 360°井的 1/18，即 20°的扇形条块体。抽水时模型体上

的动态过程应与自然界地质体抽水出现的动态过程存在一定的比例关系。主要

有:①几何相似;②运动相似;③动力相似;④边界条件相似。因此，试验过程中通

过对模型中各运动要素进行观测，其结果按一定比例放大，就可以获得与自然界

承压完整井相对应的运动要素。地下水向 20°井中的运动规律与向 360°井中运

动规律是一致的，其稳定渗流状态下所测定的流量的 18 倍即为 360°井稳定渗

流流量。 

仪器主要由井流试验箱，隔水顶板和隔水底板，承压含水层，抽水井，给水、

抽水溢流箱，测压管(观测孔)，升降系统，闭路循环的给水、排水系统等组成的

(见图 1)。 

(1)井流试验箱是模型的主体，为 20°的一扇形条块体。扇形条块体上部和

下部有水平固定的有机玻璃板，厚 20mm，用于模拟隔水顶板和隔水底板，隔水

顶板上覆用致密粘土夹砾石模拟隔水顶板的层厚，上下两块水平有机玻璃板中间

的空间堆置了模型试验的渗透介质(本模型采用经过筛分的石英砂)，用于模拟承

压含水层。为了便于观测，箱体采用全透明有机玻璃材料。为了控制上、下游水

位，在渗流试验箱体的首端和末端附有可通过升降系统控制高程的给水、抽水溢

流箱。 
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图 1 承压完整井抽水模拟结构示意图 

1—含水层;2—蓄水箱;3—稳定流供水箱;4—稳定流排水箱;5—测压管; 

6—含水层补给区;7—抽水井;8—水泵;9—排水口;10—升降系统;11—量筒;12—隔水层 

(2)抽水井中心为扇形体圆心轴线(见图 2)，它与井流试验箱相连通，并通

过塑胶软管与抽水溢流箱连接。井流试验箱的上游段则与含水层补给区相连通，

给水溢流箱可控制含水层补给区的水位，模拟承压含水层无限延伸。在井流试验

箱侧面均匀布置 7 个断面，从上游至下游依次为 7，6，„，3，2，1 断面，每个

断面的中部及底部安置测压管，用于测定抽水过程任意时刻承压含水层的承压水

头值。 

 

图 2 承压完整井抽水模拟装置俯视图 

1—抽水井;2—隔水层;3—供水箱;4—测压管;5—储水箱边框; 

6—供水箱水位调节器;7—抽水井水位调节器 

(3)试验时，模型的抽水量可以通过调节抽水溢流箱的高低来控制，抽水溢

流箱的位置越低抽水量越大。抽水溢流箱的出水口用流量计或量筒测得其流量。 

(4)储水箱位于仪器的下层，用于储存实验用水，试验时通过设置于水箱内

的水泵将试验用水送至给水溢流箱，再输入给水箱提供试验用水，溢出水流通过

回水管回流至储水箱，实验时不需外接水源。承压完整井抽水模拟装置(见图 3)

可完整展现承压完整井抽水过程中承压含水层的水头分布和变化特点以及地下

水渗流的运动状态。试验人员可应用裘布依井流方程描述该抽水试验过程中各要

素的变化，并测定渗透系数，绘制相关的流量及降深关系曲线。 

2.2主要技术指标 

外形尺寸 2.30m³0.70m³1.60m，水泵功率 70W、口径 18mm、扬程 3.2m、流

量 3500L/h、电压 220V。模拟箱为 20°的扇形体，半径 1.5m，高 0.8m。采用厚

度 15mm 的有机玻璃板制作，固定支架采用边宽 5cm 的角钢制作。单侧设置 7 排
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测压管，每排上下各一支，管径=10mm，L=1m。蓄水箱采用厚 10mm的 PVC板制作，

容量:长³宽³高=1.8m³0.6m³0.35m，闭路式水循环系统，不另接供、排水管

路，可移动。 

 

图 3 承压完整井抽水模拟装置 

3 学生试验过程  

试验开始前，先接通电源，使储水箱中水通过软管进入给水溢流箱，溢流箱

中水通过软管进入给水箱，再经透水孔的有机玻璃板流入井流试验箱体中，待抽

水井中水经软管进入抽水溢流箱后溢出时，关闭电源，微调使给水溢流箱与抽水

溢流箱处于同一水平面上，这时所有测压管水位也处于该承压面上。 

4 数据处理与分析 

通过承压井的三次抽水过程，便可得到对应三次不同井中水位降深对应的稳

定流量。可绘制井流量 Q与井中水位降深 s的关系曲线。根据裘布依承压完整单

井井流方程计算透水介质(石英砂)的渗透系数 K，对 K按相似比放大，即得到了

自然界地质实体的渗透系数。试验结果如表 2及表 3所示。 

表 2 测压管水位记录表 

 

表 2 中数据显示，承压完整井抽水模拟装置第一次抽水井水位降深(s=5cm)

稳定流抽水后，从补给边界至抽水井的 7 个断面上，靠近补给边界的 7、6断面，

同一断面上所测定的上、下测压管水位存在上高下低的现象，5、4、3及 2断面

的上下测压管水位一样，1 断面的上下测压管水位则表现为上低下高;第二次抽

水井水位降深(s=10cm)稳定流抽水后，7 断面处上下测压管水位一致，其它 6个

断面的上下测压管水位均表现为上低而下高;第三次抽水井水位降深(s=15cm)稳

定流抽水后，7个断面的上下测压管水位都有上低下高的规律。 
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表 3 抽水试验数据记录表 

 
可以看出，抽水井的流量 Q 不变，含水层厚度 M 不变，K 不变，I 不变，整

个途径上的渗透流速 V 不变。而在这三次对应不同井中水位降深稳定流抽水后，

同一断面上测压管水位大多数都出现上低下高的现象是因为每一次抽水稳定后

水力梯度不变，靠近承压含水层隔水底板渗透途径长，则水力梯度小，测压管处

渗透流速小，流速水头便小，同一断面的总能量不变，动能小，势能则大，表现

为测压管水头值高;而靠近隔水顶板则渗透途径短，渗透流速大，动能大，则势

能小，表现为测压管水头值低。同时可以看出在同一断面上伯努利能量的转换及

能量分布规律。 

5 结论  

本仪器合理地运用相似理论模拟野外承压含水层完整井抽水实验，承压完整

井抽水模拟装置设计具有独创性与新颖性，该试验项目的开设一方面帮助了学生

加深理解地下水动力学理论课中承压完整井抽水试验过程，提高对自然界复杂地

质体抽水动态过程的认识，训炼学生运用所学的水动力学理论知识分析基本的试

验现象，提升处理试验数据的能力，激发了学生的试验兴趣和主观能动性;另一

方面，为我校相关专业学生提供了较好的试验平台，推动了学校国家级地质工程

实验教学示范中心实验室的基本建设和发展。 
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1、 振动台试验 

地震作用下挡土墙位移模式的振动台试验研究 

文畅平 
1，2

，杨果林
1
 

(1. 中南大学土木建筑学院，湖南 长沙 410075；2. 中南林业科技大学土木工程与力学学

院，湖南 长沙 410004) 

岩石力学与工程学报 2011 年 7月第 30卷第 7期 

1 引言 

基于此，本文在铁道部科技研究开发计划课题“高陡边坡特殊支挡工程抗震

技术研究”的支撑下，通过大型振动台模型试验研究支挡结构地震作用下的位移

模式及变化特性。该课题针对建设中的大理—瑞丽铁路沿线的支挡结构进行研究。

大瑞铁路位于滇西地区，该区域地震活动强烈，属于高烈度地震多发区，且沿线

有大量基覆边坡(厚覆盖层和基岩)，主要采用边坡下部重力式挡墙或桩板式挡墙

+上部锚杆格构式框架护坡的组合支挡结构型式，因此本文设计并完成了2个大型

振动台模型试验，研究挡土墙地震动位移模式及其变化规律，以及地震动参数对

支挡结构地震动位移响应的影响。基于试验采集到的动位移数据，提出以墙体滑

动位移和墙顶转动位移2个参数来表征挡墙地震位移模式，以滑动位移比和转动

位移比2个参数来反映挡墙地震位移模式的变化过程，以相对位移1个参数来反映

挡墙震后位移幅度、位移方向和抗震性能，为下一步基于位移设计方法研究提供

科学依据。 

2 振动台模型试验 

通过振动台模型试验，研究地震作用下4种支挡结构的位移模式，这4种支挡

结构为：重力式挡墙、桩板式挡墙、锚杆格构式框架护坡和预应力锚索格构式框

架护坡。试验在招商局重庆交通科研设计院有限公司的地震模拟振动台上进行。

该地震模拟振动台为大型高性能三轴向六自由度宽频域地震模拟台阵系统，主要

技术参数为：台面尺寸3m³6m(宽³长)；最大载重350kN；工作频段0.1～50 Hz；

最大位移：±150 mm(水平向)，±100 mm(竖直向)；最大速度：±800mm/s(水平

向)，±600mm/s(竖直向)；最大加速度：±1g(水平和竖直向)。试验利用

Dewetron2010 动态测试数据采集系统，自动采集、记录和存储传感器的响应数

据。 

2.1 相似关系 

试验以几何尺寸、密度和加速度作为基本量纲即试验的控制量，其相似常数

分别取lC=8，Cρ =1，aC=1，模型与原型尺寸的相似比为1∶8，按照相似理论确定

其余物理量的相似常数(见表1)。 

表1 振动台模型试验相似常数 

 
注：l，ρ ，a 均为控制量。 
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2.2 模型设计与传感器布设 

从大瑞铁路DK10＋400～DK11＋535段确定本试验的原型边坡。该段边坡地层

为碎石土，碎石为花岗片麻岩，最大粒径16～20cm，含量约65%，土质为黏性土，

γ =21kN/m3，c=0,ϕ=35°。支挡结构采用重力式挡墙或桩板式挡墙，护坡道上方

边坡坡率1∶1.25，采用锚杆格构式框架护坡。 

试验模拟的边坡高度为12m，其中挡墙、护坡各6m，护坡道上方边坡坡率为1∶

1.25。根据表1的模型相似关系，模型边坡尺寸采用150cm³150cm(高³宽)，护

坡道上方边坡坡率1∶1.25。据此设计了2个边坡模型，第一个边坡模型为：下重

力式挡土墙+上锚杆格构式框架护坡；第二个边坡模型为：下桩板式挡土墙+上预

应力锚索格构式框架护坡。2个边坡模型尺寸分别见图1，2。 

 

图1 重力式挡墙边坡模型及测点位置 
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图2 桩板式挡墙边坡模型及测点位置 

沿模型边坡中轴线纵剖面布设6个动位移传感器，其中水平方向(X 向)4个，

编号分别为DH1～DH4，竖直方向(Z向)2个，编号分别为DV3 和DV4，分别用于测

定挡墙和护坡X 向和护坡Z向动位移响应。动位移传感器采用德国米依公司生产

的ILD1401-200(000)激光位移传感器，布设位置见图1，2。 

2.3 试验材料的选取 

在模型箱底部先铺设一层4cm厚的碎石与中(粗)砂层，其上浇注厚度为40cm 

的C25混凝土基座，基座上浇筑表面为圆弧面的C25混凝土，以模拟基质岩层，并

将锚杆预埋其中。铺设碎石与中(粗)砂层是为了增大混凝土干缩后与模型箱底板

的摩擦阻力、减少试验过程中与模型箱底板的相对滑移。 

2.4 地震波输入及加载制度 

试验以汶川波(代号WC)作为设计地震波，采用X向单向、Z向单向和XZ双向(由

X和Z向合成)3种方式加载，代号分别为：WC-X、WC-Z 和WC-XZ。激振方向X和Z

向见图1，2所示，地震波的时间压缩比为2.83。 

3 试验结果与分析 

根据各级工况下墙脚(DH1)和墙顶(DH2)永久位移实测结果，计算下述参数：

滑动位移HD 、墙顶位移TD 、转动位移RD 、相对位移( TΣ D /H，H为墙高)、滑

动位移比和转动位移比。据此分析重力式挡墙和桩板式挡墙的地震动位移模式及

其变化方式：HD和RD反映挡墙地震位移模式，相对位移反映挡墙震后位移幅度、

位移方向和抗震性能，滑动位移比和转动位移比反映挡墙在地震作用下位移模式

的变化过程。 

3.1 重力式挡墙地震动位移模式分析 

重力式挡墙地震动位移模式分析见表3。图3，4分别给出了相对位移、滑动

和转动位移比(动位移比)随激振加速度峰值的变化情况。 
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表2 振动台模型试验加载制度 

 

 

图3 重力式挡墙相对位移随激振加速度峰值变化曲线 
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图4 重力式挡墙动位移比随激振加速度峰值变化曲线 

3.2 桩板式挡墙地震动位移模式分析 

桩板式挡墙地震动位移模式分析见表4。图5，6分别给出了其相对位移、滑

动和转动位移比(动位移比)随激振加速度峰值的变化情况。 

X向或XZ双向激振下，当激振加速度峰值XmaxA≤0.4g时，相对位移小于

0.058%；XmaxA=0.6g时，相对位移大于0.13%，这一现象表明，当地震烈度在IX 度

及以下时，桩板式挡墙滑动和转动位移量微小，近似忽略不计；而当地震烈度达

到X度时才产生滑动和转动位移。Z向激振各加载工况下的相对位移均小于0.015%，

表明竖直方向地震波作用下，桩板式挡墙没有产生水平方向位移。 

XZ双向激振，当激振加速度峰值XmaxA=0.6g时，桩板式挡墙相对位移大于重

力式挡墙，两者转动方向相同，但滑动方向和动位移模式及其变化相异。此时，

重力式挡墙抗震性能优于桩板式挡墙。 

表4 桩板式挡墙地震动位移模式分析 
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图5 桩板式挡墙相对位移随激振加速度峰值变化曲线 

 

 

图6 桩板式挡墙动位移比随激振加速度峰值变化曲线 

4 结论 

本文设计并完成了2个1:8比尺的边坡大型振动台模型试验。基于试验过程中

采集到的地震永久位移响应数据，研究了重力式挡墙、桩板式挡墙、锚杆格构式

框架和预应力锚索格构式框架护坡在汶川波地震作用下位移模式及其变化规律。

得到以下结论： 

对2种挡墙地震动位移模式分析表明：水平方向地震波作用下，桩板式挡墙

相对位移小于重力式挡墙，2种挡墙的滑动方向相同，但位移模式及其变化方式

相异。重力式挡墙的位移模式为：向土体方向滑动和绕墙踵向土体方向转动的耦

合，且以滑动为主；桩板式挡墙位移模式为：向土体方向滑动。竖直方向地震波

作用下，桩板式挡墙动位移可忽略不计，只对重力式挡墙的位移产生影响，其位

移模式为：向土体方向滑动和绕墙踵向土体方向转动的耦合。  
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埋入式抗滑桩振动台模型试验分析 

许江波，郑颖人 

（1.中国科学院地质与地球物理研究所工程地质力学重点实验室; 2.解放军后勤工程学院

建筑工程系） 

岩土工程学报 2012年 10月第 34卷第 10期 

1 大型振动台模型试验 

振动台试验在中国地震局工程力学研究所地震模拟开放实验室的三向电液

伺服驱动式地震模拟振动台上进行，振动台台面尺寸为5mX5m，最大负荷重量25t，

最大位移:X,Y向为100mm,Z向为50mm,最大速度:50cm/s，最大加速度:X,Y向为

1.5g,Z向为0.7g，工作频率范围:0.5-50Hz。 

1.1相似关系设计 

由于振动台的限制，按Bockinghamp定理导出了各个物理量之间的相似关系，

以模型尺寸、质量密度和加速度作为本模型试验的主控相似参数即控制量，并按

照相似理论确定其余物理量的相似常数，具体见表1。 

1.2模型设计与测点布设 

本模型试验的目的是探讨地震作用下埋入式抗滑桩模型边坡的动力特性与

振动响应规律以及地震动参数对动力特性和动力响应的影响，其支挡结构采用埋

入式抗滑桩与框架预应力锚杆相结合。此边坡并非原型坡，采用刚性模型箱，边

坡模型箱如图2所示。在坡面上设置加速度计、位移计和速度计，各测点位置详

见图3。试验过程中，在台面上布设水平方向和竖直方向的加速度传感器作为控

制点。模型试验结果的可靠性取决于试验模型是否真实地再现原型结构体系的实

际工作状态。由于岩土体的物理力学性质十分复杂，且其性质随岩土体的组分、

应力状态、荷载水平和加载频率、历时和历史等的不同而变化，很难找到一种全

面考虑这些特性和影响因素的模拟材料。因此，本试验采用以细沙为主的混合材

料作为模型材料(见表2)。 

表1 模型主要相似常数             表2 模型材料配合比与实验参数 

   

 

图1 边坡模型坡面图(左视图)              图2 边坡模型正视图 

在埋入式抗滑桩支护地震边坡时，为了防止滑坡体越顶，通常采用框架预应

力锚杆或者锚索进行辅助支护，因此在边坡坡面的上部位置增布了5排锚杆，每

排3根，锚杆间距为0.2mo为了检验锚杆的支护效果，在滑坡面的右部不施加框架
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预应力锚杆支护，左部施加锚杆支护，如图1和图2所示，图中的长度单位为甄在

模型的制作过程中，通过减少石膏的含量，增加石英砂的比重来制作了一个厚度

大约为5cm的滑带，桩体与材料直接进行接触，通过对6号钢筋施加预应力，同时

在钢筋后端灌注水泥浆，坡面布设木条，木条与钢筋咬合来施加预应力和模拟框

架梁，加速度计、速度计和位移计的安装按照其技术操作规程进行，直接与材料

进行接触，土压力计与桩体直接进行接触，同时采用透明胶带对其进行固定，防

止其移动。桩体采用私合塑料板进行试验，通过室内压缩机试验测得其弹性模量

与混凝土的弹性模量完全满足相似定理。 

在图1中，1-10为应变片的编号，直线上黑色圆点为应变片的位置，直线代

表预应力锚杆直线所构成的封闭区域为桩体，图中A,B,C,D和E代表土压力盒的埋

设部位，土压力盒与桩身接触。 

1.3 边界条件的设置 

边坡作为一种半无限体，理论上是没有边界的，但在振动台试验中，只能将

模型材料盛在有限尺寸的容器内。这样，其边界上的波动反射以及体系动态的变

化将会给试验结果带来一定的误差，即所谓的“模型箱效应”。成功的边界条件

模拟应使容器中的模型材料在地震作用下以与原型自由场同样的方式变形，减少

边界条件的影响。在岩土工程振动台模拟试验中，本试验中采用普通刚性箱加内

衬的方法进行。 

 
图3 左图为坡面正视图，右图为坡顶俯视图 

1.4 地震波的输入和加载方案 

为了探讨地震动强度的影响，将每种波的台面输入加速度峰值进行了调整。

为了考虑输入地震波频谱的影响，对地震波进行了时间压缩比。试验开始前先进

行白噪声激励的微振试验，以测定模型的动力特性。施加双向地震波情况时水平

向地震波为沿坡面方面竖直方向施加与水平相同的地震波，幅值取水平向幅值的

3/4。地震波的加载如表3所示，同时将所有的地震波按照时间压缩比为1:3进行

了压缩。为模拟边坡在地震作用下破坏机制，将地震波荷载幅值从1.0g开始逐级

施加，直到加载到1.0g。在模型坡面上布置了14个加速度计(8个水平方向和6个

垂直方向)，6个位移计，坡顶布设了4个水平方向的加速度计，监测仪器布置如

图3所示。 

2  实验分析 

2.1 试验现象观测 

试验结束后的数据如图4-7所示。从图中可以看出:地震边坡的破裂面为拉剪
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破裂面二滑坡体岩土体有前倾的现象，高度越高，前倾程度越明显;坡顶和坡脚

部位产生贯通裂缝;同时，埋入式抗滑桩在未施加锚杆一侧产生3-5cm的位移。 

2.2 振动台试验分析 

本试验过程中施加了23条地震波为了便于分析比较，在进行分析时仅对卧龙

波双向地震波的监测结果进行分析，试验记录情况如表4示。 

表3 加载试验方案 

  

表4 加载试验方案 
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图4 加载结束后坡体前缘部位向前滑移   图5 加载结束后坡顶贯通部位测量 

 

图6 加载结束后坡面俯视图          图7 加载前后桩体位置变化图 

从图8-11中可以看出:无论是X方向还是Y方向的监测数据，随着输入加速度

的峰值增大，各监测点动力响应加速度也相应增大从监测点加速度放大系数来看，

加速度放大系数随着输入加速度的峰值增大而减小。同时也可以看出，相同情况

下，随着加速度计埋设高度的增加，其加速度反应越大。 

    

图8 不同工况X方向加速度峰值 

 

图9 不同工况X方向加速度放大系数 

从图12，13中可以看出，随着输入加速度峰值的增大洛个位移计的动力响应
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加速度值也相应的增大，而位移放大系数却在此地震波情况下呈现先减小后增大

的趋势。同时可以看出，位移计的埋设高度越低，位移计监测的最大峰值反而越

大，位移放大系数与埋设位置没有明显关系。 

从图14中可以看出，无论是桩前还是桩后的土压力盒，在不同工况情况下，

其监测值均未发生明显变化，同时在图15中，随着输入地震波峰值的增加，应变

值也逐渐增大，但考虑到其应变量不是很大，同时地震结束后，该边坡并未破坏，

综合各种现象及数据分析，可以得出:埋入式抗滑桩可以较好的支护地震边坡。 

 
 

图10 不同工况Y方向加速度峰值 

 

               图11 不同工况Y方向加速度放大系数 

  

图12 不同工况位移峰值 

 

                 图13 不同工况位移放大系数图 
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图14 不同工况土压力峰值图 

 

               图15 不同工况应变片峰值图 

     

 

图16 不同工况桩后各个监测点土压力值 

 

图17 不同工况桩前各个监测点土压力值 

3 计算结果对比 

数值模拟计算结束之后，各个监测点在不同的工况情况下所受的压力值如表

5所示。图17为桩后各个监测点随着工况的不同其土压力值的变化情况，图18为

桩前各个监测点随着工况的不同其土压力值的变化情况。通过数值模拟计算来验

证大型振动台模型试验的结果，在大型振动台模型试验的过程中，由于震动的作

用导致某些监测仪器无法到达监测的目的，通过数值模拟计算可以较好的解决这

个问题。模型试验中加速度计、位移计和速度计与岩土体直接进行接触，震动过

程中，其接触面随时发生变化，尤其是在输入的地震加速度值较大的情况下，这

些监测仪器有可能和岩土体发生脱离，导致其监测值发生异常的情况，数值模拟

计算能够对这些情况提供良好的验证。从图17中可以看出数值模拟计算中无论何
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种工况，桩后各个监测单元的土压力值随着输入地震波的增大而增加;桩顶监测

点的变化值较大，变化范围为40kPa，主要由于材料介质的不同而造成的;当输入

地震波为1.0g峰值加速度时，各个监测点的变化值较大，未呈现出明显的规律性，

主要由于边坡处于临界状态造成:同时还可以看出，在埋入式抗滑桩中，桩后推

力分布较为均匀，呈现出不太明显的梯形分布。从图18中可以看出数值模拟计算

中桩前各个监测单元的土压力值随着输入地震波的增大而增加;桩顶监测点在地

震波较小时为受拉状态，在地震波峰值增加到1.0g峰值加速度时，由于材料变形

性质的不同造成的，9号单元处于受压状态:埋入式杭滑桩的桩前土压力值分布较

为均匀具有较好的经济价值。 

表5 各个监测单元数值模拟计算结束后所受的压力值 

 

4 结论 

（1）从地震破坏现象可以看出:地震边坡的破裂面为拉剪破裂面二滑坡体岩

土体有前倾的现象，高度越高，前倾程度越明显;坡顶和坡脚部位产生贯通裂缝

二埋入式抗滑桩在未施加锚杆一侧产生3-5cm的位移。 

(2)无论是X方向还是Y方向的监测数据，随着输入加速度的峰值增大，各监

测点动力响应加速度也相应增大，从监测点加速度放大系数来看，加速度放大系

数随着输入加速度的峰值增大而减小。同时也可以看出，相同情况下，随着加速

度计埋设高度的增加，其加速度反应越大。 

(3)随着输入加速度峰值的增大，各个位移计的动力响应加速度值也相应的

增大，而位移放大系数却在此地震波情况下呈现先减小后增大的趋势，同时可以

看出，位移计的埋设高度越低，位移计监测的最大峰值反而越大，位移放大系数

与埋设位置没有明显关系。 

(4)无论是桩前还是桩后的土压力盒，在不同工况情况下，其监测值均未发

生明显变化，随着输入地震波峰值的增加，应变值也逐渐增大，但考虑到其应变

量不是很大，同时地震结束后，该边坡并未破坏，综合各种现象及数据分析，可
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以得出:埋入式抗滑桩可以较好的支护地震边坡。 

(5)在数值模拟中，无论何种工况，桩后各个监测单元的土压力值随着输入

地震波的增大而增加;桩顶监测点的变化值较大，变化范围为40kPa，主要由于材

料介质的不同而造成的;当输入地震波为1.0g峰值加速度时，各个监测点的变化

值较大，未呈现出明显的规律性，主要由于边坡处于临界状态造成;同时还可以

看出，在埋入式抗滑桩中，桩后推力分布较为均匀，呈现出不太明显的梯形分布。 

(6)在数值模拟计算中，桩前各个监测单元的土压力值随着输入地震波的增

大而增加二桩顶监测点在地震波较小时为受拉状态，在地震波峰值增加到1.0g

峰值加速度时，9号单元处于受压状态，由于材料变形性质的不同造成的;埋入式

抗滑桩的桩前土压力值分布较为均匀，具有较好的经济价值。 

（7）值模拟计算和大型振动台试验达到了良好的吻合，不仅仅说明埋入式

抗滑桩可以较好的支护地震边坡，同时也表明，采用此种数值模拟计算方法能够

很好的与实际情况进行满足，为地震边坡的数值计算提供了一种方法。 
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反倾层状结构岩质边坡动力响应特性及破坏机制振动台模型试验研

究 

杨国香，叶海林，伍法权，祁生文，董金玉 

（中国科学院地质与地球物理研究所；工程地质力学重点实验室；总装备部工程设计研究院；） 

岩石力学与工程学报 2012 年 11月第 31卷第 11期  

1 引言 

基于对汉川地震灾区典型滑坡详细地质调查，采用大型振动台模型试验，对

反倾层状结构边坡的动力响应规律及动力破坏机制进行了研究。试验仪器采用中

国地震局工程力学研究所大型振动台，振动台台面尺寸为5m×5m，最大垂直及水

平位移分别为±80和±50mm，最大水平及垂直加速度分别为1.0g和0.8g，频率为

0.5-40.0Hz。为了对边坡动力响应规律进行研究，输入了不同频率、不同幅值和

不同持时的正弦波，同时输入实测的“5∙12"汉川地震卧龙地震波，对试验结果

进行对比验证。模型边坡坡体内沿不同的高程和水平面布置加速度传感器，记录

加速度变化情况，研究边坡的动力响应特性及动力破坏过程。 

表1 相似材料物理力学参数 

 
2 试验设计 

2.1 模型的设计、制作 

根据汉川地震灾区滑坡地质调查，设计了一个单面坡，坡体为反倾层状结构

(见图1)。模型边坡前缘设计成河谷状，河谷对面砌筑小型斜坡体结构。模型相

似材料质量配比为ll.2(重晶石粉):5.4(石英砂):1.2(铁精粉):1.3(石膏):l(黏

结剂)，松香酒精溶液作为勃结剂，其浓度为15%。浓度为20%的松香酒精溶液作

为层面之问胶结材料时，测得层面内摩擦角为30°,勃聚力为0.35MPa。相似材料

物理力学参数如表1所示。模型采用的相似材料为高容重、低弹性模量材料，材

料白重在垂直层面方向的分力对模型具有一定的约束作用，这与实际边坡相符。

模型边坡采用尺寸为20cm(长)x5cm(宽)x4om(高)的模块分层砌筑制成(见图2)。

模型边坡高度1.6m，坡角400，岩层倾角60°，倾向坡内。模型箱长度3.5m，宽

为1.6m,高度为1.8m。模型箱两端勃贴厚度为6cm的橡胶模板，以消除试验过程中

产生的边界效应。 

  
图1 模型设计                        图2 砌筑完毕的边坡模型 
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2.2 监测布置方案 

在坡体内埋置了15个LC0114系列双向压电加速度传感器和9个LC0113系列单

向加速度传感器。模型边坡坡体内每隔35cm设置一个水平剖面，每隔40cm设置一

个竖直剖面。模型箱的侧壁外侧及台面固定大型加速度传感器，监测输入地震波

峰值。模型边坡坡面埋置4个加速度传感器，坡顶及坡脚各埋置1个加速度传感器。

台面固定位移传感器测量试验中模型箱的最大位移。具体监测布置方案如图3所

示。 

2.3 地震波输入方案 

输入地震波以正弦波为主，同时输入汉川地震监测到的实际地震波进行对比

验证。输入不同加速度幅值(0.1g,0.2g,„，0.8)、不同频率(5,10,15,20Hz)以

及不同持时(10,20,30,40s)的正弦波，研究不同动力输入参数下边坡的动力响应

特性。同时，输入汉川地震卧龙台监测到的地震波(压缩8倍)对比验证。地震波

输入方向主要为X向(水平方向)、Z向(竖直方向)单向和XZ双向输入，XZ双向地震

波由X向和Z向单向波合成。试验前输入白噪声测试模型初始动力特性，然后输入

X向加速度峰值为0.1g的正弦波。之后按照0.1g的增幅逐级施加。试验中输入时

问压缩比为8倍的汉川地震卧龙台记录的实际地震波。一次输入完成后，对边坡

模型进行白噪声扫描，对其动力特性及频谱特征变化进行记录，同时对边坡的破

坏现象进行记录。 

    

图3 监测布置方案              图4 台而输入的压缩8倍卧龙波加速度时程 

3 模型边坡的动力加速度响应规律 

为叙述方便，采用加速度放大系数来描述边坡动力响应特性。坡体内监测点

记录的加速度峰值与台面记录的输入加速度峰值的比值被定义为加速度放大系

数。通过对试验过程中记录到的加速度值进行分析，认为除了坡脚附近岩体对地

震波的抑制作用以外，动力加速度在边坡模型中的分布存在波动放大特性，边坡

地震加速度具有随高程增加的非线性放大特征，以及越接近于坡表放大越明显的

非线性趋表特征。边坡动力加速度沿边坡竖直剖面的变化规律表现出了以边坡某

一高度为分界点的明显的差异性。水平与竖直动力加速度在坡体内的分布具有显

著差异。下文以正弦波以及实际压缩地震波为例，分析边坡模型的动力响应情况。 

3.1 模型边坡水平加速度动力响应特性 

以峰值为0.181g正弦波X向及压缩8倍实际地震波X向激励下边坡模型水平向

动力加速度响应情况为例进行分析，压缩8倍(时问压缩比Ct=8)实际地震波的加

速度时程如图4所示。坡脚水平加速度放大系数基本小于1，说明坡脚岩体对地震

波存在明显的抑制作用。坡面水平加速度放大系数随坡高的增加基本上呈现出非

线性放大的特征，即在边坡1/3高度以下，水平加速度放大趋势缓慢，而在此高

度以上，边坡水平加速度急剧放大，到达坡顶时，正弦波激励下达到约1.8倍，
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压缩8倍实际地震波激励下超过2.6倍(见图5(a))。在边坡竖直剖面中、下部，水

平加速度放大趋势缓慢，甚至出现了局部缩小的现象;而在中、上部迅速被放大

(见图5(b))。边坡水平剖面上，水平加速度放大存在明显波动增大的特性。但接

近坡表时，水平加速度放大系数基本达到最大，表现出了明显的非线性趋表特性。

正弦波激励下，模型边坡底部基岩接触面上水平加速度均具有明显的局部缩小现

象，证明由于岩体强度的提高及上部岩体白重作用的影响，接近边坡底部基岩部

位，其对地震波有一定的抑制作用(见图5(c))。 

 

 

 

图5 模型边坡水平加速度动力响应          图6 模型边坡竖自加速度动力响应 

上述表明，随坡高的增加，边坡对水平加速度的放大作用越来越明显，达到

坡肩及坡顶部位时，水平加速度放大到最大。这是由于接近坡顶时，水平加速度

在地震波传播方向上没有约束，因此放大更明显;而竖直加速度在地震波传播方

向上受坡体白重影响，放大受到抑制。但在坡体中、下部，河谷地形对水平加速

度放大的抑制作用要大于竖直加速度，因此，竖直加速度放大高于水平加速度。

汉川地震诱发的滑坡发生了大量岩体抛掷破坏现象，如此大的水平地震抛掷力与

放大的水平地震加速度是息息相关的。模型试验现象与汉川地震实际滑坡破坏现

象吻合较好。 
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3.2 模型边坡竖直加速度动力响应特性 

以0.2g,Z向正弦波及压缩8倍地震波输入为例，竖直加速度放大系数在坡体

上的分布总体上也表现出了随坡高增加呈非线性增加的特点以及非线性趋表特

性。对比图5和6发现，竖直加速度放大系数表现出与水平加速度不同的特性，竖

直加速度在压缩地震波激励下的放大作用明显高于正弦波，而水平加速度只在坡

体中、上部较为明显。除坡脚测点外，坡面上各点加速度放大系数均大于1，正

弦波激励下最大值约1.4，小于水平加速度放大系数。压缩地震波激励下，坡肩

及坡表水平及竖直加速度放大效应差距不大，但正弦波激励下，坡体中、上部水

平加速度放大明显高于竖直加速度，而在坡体中、下部则相反。竖直剖面上竖直

加速度放大并不明显，但波动性较强。 

   
图7 0.18g,XZ双向地震波激励下坡而水平     图8 0.18g,X向及XZ双向地震波输入 

及竖自加速度响应                       坡而水平加速度响应 

反倾结构边坡模型加速度响应情况表明，水平及竖直加速度放大系数在边坡

上的分布规律具有明显的差异性。模型边坡对压缩地震波的放大响应特性高于正

弦波，尤其对竖直加速度更加明显。总体来讲，竖直加速度在边坡模型中、下部

的放大效应比较明显，而水平加速度在边坡模型中、上部的放大作用更明显。说

明地震作用下，坡体中、上部水平地震惯性力比竖直地震惯性力大，而坡体中、

下部竖直地震惯性力较大，这与实际地震作用下边坡破坏中坡表及坡肩最严重的

现象吻合。试验结果表明，模型边坡中、上部对水平加速放大明显高于竖直加速

度，而在坡体中、下部则相反，以坡面加速度响应(见图乃为例说明了这一特性。

在正弦波XZ双向输入激励下，模型边坡水平加速度响应规律与X单向激励下的响

应规律基本相同，但与单向输入相比，其水平加速度放大效应更加明显。说明Z

向输入地震波对水平加速度放大起促进作用，如图8所示。 

3.3 动力输入参数对模型边坡动力特性的影响 

3.3.1 输入频率的影响 

在峰值0.2g，频率分别为5,10,15及20Hz,持时10s正弦波X向激励下，坡面、

水平剖面及竖直剖面加速度放大系数表现出一个明显的特征，即输入正弦波波频

率为15及20Hz时，加速度放大效应很接近，且二者明显高于频率为10和5Hz正弦

波作用时。表明模型白振频率很可能在15-20Hz范围，如图9所示。当输入正弦波

频率在这个范围时，与边坡模型发生共振，边坡动力加速度响应突然增大。图10

表明，当输入正弦波频率接近模型白振频率时，边坡动力加速度的分布产生了变

化，且在边坡中、上部变化比较明显。而随着频率的增加，边坡动力加速度放大

系数出现波动特性的高度越低。这是由于，随着输入地震波越来越接近于模型边

坡的白振频率，边坡的动力响应越强烈，当达到边坡白振频率时，引起共振，加

剧边坡破坏。 
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图9 模型边坡水平加速度响应谱 

 
图10 不同加速度峰值正弦波激励下边坡动力特性 

3.3.2 输入加速度峰值的影响 

在频率10Hz，持时10s，幅值分别为0.1g,0.2g,0.3g正弦波X单向激励下，0.3g

正弦波激励下边坡最大放大系数为2.79,0.2g正弦波激励下为1.76，而0.1g正弦

波激励下仅为1.13。总体上，坡面各测点水平加速度放大系数随幅值的增加而增

大，从各曲线的问距来看，这种增大并不是线性的，而是呈愈演愈烈的趋势，不

同幅值正弦波激励下水平加速度放大系数的增大在大约3/4坡高以上“愈演愈烈”，

而在此高度以下基本呈线性关系。而加速度峰值变化时，其放大系数曲线形状基

本不变，表明地震波幅值对水平加速度分布没有显著影响。在竖直剖面和水平剖

面上的动力特性也表现出类似规律。但无论何种情况下，幅值对加速度分布不具

有显著的影响，如图10所示。这表明，地震波参数对边坡动力特性的影响同样受

地形作用及地震波传播方向的影响。 

4 结论 

(1)加速度放大系数沿坡面、竖直剖面以及水平剖面均表现出波动放大的特

性，尤其在边坡水平剖面和坡面上表现最为突出。水平加速度分布具有显著的非

线性高程特性，即在坡肩及坡顶部位，水平加速度往往被急剧放大到最大值，竖

直加速度在坡肩部位也能达到最大值，放大趋势较缓。在水平方向上，加速度放

大系数是非线性增大的，越接近坡表放大越明显，具有明显的趋表效应。 

(2)加速度放大存在坡高效应，在3/4模型边坡高度以上，水平加速度放大明

显，竖直加速度放大系数往往低于水平加速度。在坡体中、下部，竖直加速度放

大系数一般高于水平加速度。坡脚对水平加速度的抑制作用明显高于对竖直加速

度的抑制作用。 
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(3)反倾层状结构模型边坡动力作用下的破坏现象主要表现为表层岩体的剧

烈松动掉块，这源于地震波动力响应的非线性趋表特性;坡肩部位岩层弯折、弯

曲、岩体的剪断以及坡体内顺坡向弧形裂缝产生。 

(4)地震作用下，反倾层状结构边坡破坏过程为:地震诱发→坡顶结构面张开

→坡体浅表层结构面张开→浅表层结构面张开数量增加、张开范围向深处发展，

且坡体中出现块体剪断现象→边坡中、上部及表层岩体结构松动，坡体内出现顺

坡向弧形贯通裂缝。 
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高速摄影测量在振动台动力模型试验中的应用 
杨会臣

１
，贾金生

１，２
，王海波

１
 

(1.中国水利水电科学研究院 结构材料研究所；2.中国水利水电科学研究院 流域水循环模

拟与调控国家重点实验室；3.中国水利水电科学研究院 工程抗震研究中心) 

水电能源科学 2012年 5月第 30卷第 1期 

1 引言 

针对振动台试验的缩尺模型往往频率很高，采用普通摄像机记录试验过程会

丢失很多信息，无法将摄影测量应用于振动台动力模型试验中的问题，利用高速

相机记录试验过程，并采用数字图像处理技术获得标示点处的物理量，与传统传

感器比较表明，高速摄影测量是一种无接触、全局化、自动化程度高、精度满足

试验要求的量测手段，并在Koyna重力坝振动台模型试验中取得了较好效果。 

2 高速摄影测量 

2.1 摄影测量设备简介 

MegaSpeed高速相机产于加拿大国家实验室，具体参数见表１，在最大分辨

率下最高采样频率可达1000fm/s以上，能满足水工建筑物振动台动力模型试验高

采样频率的要求。 
表１ MegaSpeed 高速相机性能参数 

 
2.2 标示点识别方法 

摄影测量中，人工标示点的应用是提高测量速度和精度的手段之一，因此对

人工标示点的自动检测和精确定位一直为研究的热点。人工标示点的量测方法主

要有人工量测、半自动量测和全自动量测。人工量测的精度为1/2像素；半自动

量测指人工给出标志的近似位置或对自动检测算法进行适当的人工干预后进行

高精度定位；全自动人工标志量测需已知标志的形状，用算法自动检测出标示点

后，再对标示点中心进行精确定位，定位的精度可达到1/10-1/100像素。本文 

        
图１ 典型标示点                     图２ 典型标示点边缘图像 

采用人工标示点，见图１。具体做法为：①利用Grade边缘算子对标示点进行边

缘识别，得到标示点的边缘图像，见图２。②精确确定标示点在每一帧间的位置

为摄影测量识别的关键。本文采用霍夫变换（HT）实现。HT的基本原理为提取直

线、圆、椭圆、二次曲线甚至是任意形状的边缘，实现了从一种图像空间到参数

空间的映射。HT的基本思想为将图像空间内具有一定关系的像素进行聚类，寻找

能把这些像素用某一解析形式联系起来的参数空间累积对应点。对一个半径为ｒ、



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

323 

圆心坐标为（a,b）的圆，其边界上的任意一点（xi，yi）满足： 

                                     𝑥𝑖 − 𝑎 2 +  𝑦𝑖 − 𝑏 2 = 𝑟2                 (1) 

而对应的参数空间，通过点（xi，yi）的所有圆的参数集同样可用式(1)表示，

其在参数空间（a,b,r）下为一上半圆锥面，见图３。对参数空间（a,b,r）进行

适当离散，得到一个三维的累加器矩阵，矩阵中的元素对应离散的参数空间。同

时利用圆的固有属性，圆心位于距离圆上某点梯度方向距离ｒ处。遍历所有图像

空间点和离散参数空间后，累加器中最大的参数（a,b）对应半径为ｒ的圆心坐

标。 

 
图 3 通过点（xi，yi）的圆的参数集的参数空间视图 

基于梯度信息的HT算法流程见图４。 

 
图 4 基于梯度信息的 HT算法流程 

2.3 算例 

图５为具有精确圆心坐标的原始图像。对图５图像进行边缘检测、HT后，识

别到的圆心和以识别到的参数（a,b,r）绘制的圆形见图６。其累加器矩阵的平

面和空间视图见图７。图６、７表明，HT变换对圆心坐标的检测具有较高精度。

圆心坐标精确值与检测值之间的比较见图８。 

   
图 5 具有精确圆心坐标的原始图像                 图 6 HT检测结果 
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图 7 累加器矩阵的平面和空间视图 

  
图 8 检测结果与实际坐标之间的比较                 图 9 开裂面形状 

3 振动台试验 

3.1 试验简介 

由于有限元计算中边界条件、材料本构关系等不确定性的简化，使计算结果

精度受到限制。结构动力模型试验是研究结构非线性动力响应与地震破坏形态的

一种重要手段，也是验证数值分析方法的一种有效方法。Koyna重力坝的震害具

有代表性，对其开裂破坏等研究较多。考虑到混凝土施工过程中分层浇筑，在层

面上存在薄弱面，因此本文假定其开裂面在坝体折坡处，沿水平向扩展至上游面，

见图９。模型坝高1.471m，顺河向长1.003m，厚0.120m，相似比尺见表２。坝体

采用加重橡胶制成，材料参数满足相似要求。各橡胶块之间采用801胶粘接，底

部采用环氧树脂粘接于钢板之上，钢板通过螺栓与振动台刚性连接，模型侧面自

由。整个试验系统的组成见图10。 

3.2结果分析 
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以1000fm/s的摄像速度对试验过程进行记录，分析图９中６处（坝址）标示

点的位移时程，并与台面传感器所记录的台面位移时程进行比较，结果见图11。

结果表明，摄影测量识别结果精度较高。为研究开裂缝面的张合情况，将图像识

别的结果经相似转换到原型后与有限元数值模拟结果进行比较，结果见图12。结

果表明，摄影测量高达1000Hz的摄像频率很好地记录了开裂缝面的张合过程，再

加上标示点识别技术的应用，识别精度较高，与有限元计算结果吻合，证明了计

算和试验结果的正确性。试验和数值计算均表明，空库条件下，在实测Koyna地

震动作用下，开裂后的坝体能保持稳定。 
表2 模型主要相似比尺 

 
                     图 10 试验系统组成 

 
图 11 识别位移与传感器位移记录比 
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图 12 缝面张合情况试验与数值计算结果的比较 

4结论 

(1)将高速摄影测量技术应用于水工结构振动台动力模型试验中，在标示点

的属性识别过程中利用HT变换实现了高精度的识别。与普通接触式传感器相比，

该识别方法精度较高，可应用于结构振动台动力模型试验中。 

(2)高速摄影测量应用简单，能同时捕获大量模型信息，且不接触被测物体，

不会对被测物体产生干扰，自动化程度高。 
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重力式挡墙基于位移的抗震设计方法研究 

——大型振动台模型试验研究 

张建经，韩鹏飞 

(西南交通大学土木工程学院岩土工程系，四川 成都 610031) 

岩土工程学报 2012年 3月第 34卷第 3期 

1 引言 

性能设计一直是结构和岩土工程抗震设计最前沿的研究方向，基于位移的设

计方法是目前最重要的性能设计理论之一。位移设计方法的基本理念是：结构设

计按照位移控制，位移是反映结构破坏最直观的参数。在结构工程抗震设计中，

为描述强震作用下的抗震性能，建筑结构通过楼层的层间位移（位移与层高的比）

来控制结构的性能状态。例如，美国BSSC规定：当层间位移小于1%时，结构处于

弹性阶段；当层间位移为2%时，结构处于弹塑性阶段；当层间位移为4%时，结构

处于破坏阶段。在岩土工程抗震设计中，国内外学者也已充分认识到，在不影响

公路、铁路使用功能的情况下，应允许支挡结构有一定的位移量。 

2 试验概况 

试验在成都中国核动力研究设计院的大型高性能地震模拟实验台上进行。该

实验系统拥有国际上先进的数控系统、数据采集系统及测试分析系统，总体技术

性能指标处于国际领先水平。试验设备具有6个自由度（沿3轴平动和绕3轴转动），

台面尺寸是6m³6m，台面最大负载600kN，水平向最大位移±150mm，垂直向最大

位移±100mm，满载时水平向最大加速度1g，垂直向0.8g，空载时水平向最大加

速度3g，垂直向2.6g，频率范围：0.1～80Hz。 

2.1 模型设计 

实验模拟的是位于8度烈度区的9.6m高的重力式挡土墙，根据表1的模型相似

关系，挡土墙模型尺寸为1.6m(高)³1.5m(宽)，墙顶宽0.33m，墙底宽0.55m，墙

趾高0.204m，墙趾宽0.102m；挡土墙模型材料为微粒混凝土，以保证墙体具有足

够刚性。试验采用刚性模型箱，其制作材料采用钢板、型钢及有机玻璃，内空尺

寸为3.7m³1.5m³2.1m（长³宽³高）。试验模型全貌见图1，墙后填土为水平，

墙后填料为干砂，内摩擦角33°，重度为17kN/m3；基底填料为按一定配合比调

制且满足重度、抗剪强度、剪切波速等相似比关系的模型土，内摩擦角37.52°，

黏聚力6.9kPa，重度为20.26kN/m3，含水率3.6%，模拟中硬土地基。试验中采集

的数据包括：位移、加速度、土压力，具体的测试仪器布置见图2和3。 

表1 重力式挡土墙模型试验相似常数 
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    图1 试验模型全貌                  图2 重力式挡土墙测试仪器布置图 

 

图3 重力式挡土墙位移传感器安装图 

2.2 地震波输入及加载制度 

根据现场勘查及地震危险性评估结果，选择与模型所在场地具有类似条件的

已有数字化汶川强地震记录，并按相似律进行压缩处理，处理后的地震波时程曲

线见图4，持续时间为65.3s。考虑从X向（横向垂直线路走向）、Y 向（竖向垂

直线路走向）输入地震加速度，依次对挡土墙进行小震地震模拟试验、中震地震

模拟试验及大震地震模拟试验，直至挡土墙发生明显破坏，试验加载制度如下：

白噪声（动力特性测试）—>0.1g—>0.2g—>0.4g—>0.7g—>0.9g。 

 
图4 按相似比压缩后的汶川地震波时程曲线 

3 试验数据分析 

3.1 墙体位移 

输入的地震波幅值和频率特性、墙体几何形状、墙体材料、地基土剪切模量

等诸多因素都不同程度的对墙体位移产生影响，为方便研究地震下墙体的位移特

性，本文认为挡墙位移模式是滑动与绕墙趾转动的耦合（RBT位移模式），见图5。

图5中，墙顶总位移为Δ ，平动分量为Δ l，转动分量为Δ R ，Δ  = Δ 1 + Δ R ，
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墙体转角为θ 。引入平动位移百分比Δ L /Δ  、转动位移百分比Δ R /Δ  、位移

指数（Δ  /H，H 为墙高）3个指标对重力式挡墙位移特性及抗震性能进行综合评

价。位移百分比反映了地震中墙体的位移模式，平动位移百分比与挡墙滑动位移

成正比，转动位移百分比与挡墙倾覆位移成正比，位移指数反映了墙体震后的位

移幅度，以量化形式衡量了挡墙的抗震性能。图6，图7，图8分别列出了位移指

数、滑移位移和位移分量百分比在不同地震烈度下的变化情况。 

 
  图5 地震下墙体位移模式（RBT）              图6 位移指数随地震系数变化 

 

 图7 墙体滑移位移随地震系数变化         图8 位移分量百分比随地震系数变化 

3.2 土压力 

挡墙–土体在地震作用下构成了一个非线性动力相互作用体系，实验研究表

明，土压力分布及其变化与墙体位移有关。为全面了解地震作用下挡墙的位移–

受力过程及状态，本文分别对挡墙在不同地震动加速度下的土压力分布及其随位

移的变化规律进行了介绍，见图9及图10。 

 
        图9 总土压力分布            图10 总土压力系数随位移指数变化 

4 挡墙位移计算 

估算挡墙震后位移是岩土工程抗震领域的核心问题，过大的墙体位移不仅导

致挡墙本身的破坏，也给邻近的建筑物造成很大的影响。本文建立了地震位移估

算模型，用典型经验公式计算了不同地震烈度下模型挡墙的滑移位移，经与振动

台模型试验结果的比较与分析，推荐了一个有效估算地震引起的挡墙滑移位移的

计算方法。 
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4.1 地震位移估算模型 

（1）滑移位移模型重力式挡土墙滑移位移估算模型以Newmark滑块理论为基

础，该模型假设墙体与地基发生相对运动前，地基土为墙体提供了完全的支撑。

图11为Newmark滑块模型示意图，Newmark认为土楔体存在一个临界加速度kcg，

当地震动加速度kmg超过土体临界加速度时，土楔体将产生相对位移；当地震动

速度与土楔体速度相同时，相对位移停止；土楔体震后位移为一系列滑移量的累

积。在给定的地震动加速度下，按照Newmark滑块模型计算挡墙滑移位移时，首

先应计算挡墙的滑动临界加速度，然后分别对加速度时程中大于临界加速度的部

分及小于临界加速度的部分（直至墙体与地面无相对运动）进行二次积分，得到

墙体滑移累计位移。图12为重力式挡墙滑移位移模型受力示意图，当墙体在地震

作用下抗滑安全系数等于1时，即可求得挡墙的滑动临界加速度kcg。 

 

图11 Newmark滑块理论示意图          图12 重力式挡墙滑移模型受力图 

5 基于位移的抗震设计流程 

汶川地震中，挡墙破坏工点主要分布在映秀—北川断裂带附近，该区域属于

9度及以上烈度区，震害调查显示，该地区绝大部分挡墙按7度进行抗震设防，远

小于实际烈度，说明挡墙在此地区产生较严重的破坏是客观的，而区域内按8度

进行抗震设防的挡墙损毁案例较少，部分损坏工点仅产生一定的墙体位移或局部

墙身裂缝，但仍保持了较为完整的结构构造和功能。从性能设计的角度来看，对

于设防烈度较高的区域（9度及以上），在挡墙抗震设计时，若允许墙体震后具

备有限的位移（根据性能要求），而该位移并不影响挡墙正常使用功能的发挥，

则在高烈度区可采用降低原设防烈度进行设计（另一个原因是一般发生9度及以

上烈度的概率较低）。按现行规范，对设防烈度为9度区域的重力式挡墙进行抗

震设计时，只能采用增加墙身自重的方法来抵抗地震作用，这并不是最优的选择，

而基于位移的抗震设计方法就能够解决这一问题，这样在挡墙抗震设计时既能满

足挡墙的稳定性要求，同时满足所要求性能的位移限值，达到避免工程浪费的目

的，这也是重力式挡墙基于位移抗震设计的优越性。 

6 结论 

（1）挡墙位移模式受地震烈度影响明显，当地震烈度小于8度时，墙体位移

模式以转动为主，重力式挡墙基于位移的抗震设计方法研究——大型振动台模型

试验研究423移微小；当地震烈度为8度及以上时，挡墙位移模式由转动向转动与

滑动的耦合转变，墙体滑移位移开始显著增加。 
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（2）挡墙位移受地震烈度影响明显，当地震烈度小于8度时，墙体位移微小，

墙体位移与墙高相比可近似忽略；当地震烈度为8度时，墙体位移与7度区相比略

呈上升趋势，但其增幅不明显；当地震烈度为9度及以上度时，墙体位移迅速增

大，增幅程度随地震烈度的升高大大加深。 

（3）土压力沿墙高为非线性分布，输入加速度越大土压力分布形状越接近三

角形。各测点土压力随输入加速度的变化速率受挡墙位移影响显著，挡墙上部变

位迅速，土压力变化较慢，挡墙下部变位较慢，土压力增长较快。墙体1/3H 以

下存在较高的残余应力，越接近墙底残余应力区随地震动加速度的增长幅度越明

显。位移增长初期土压力增长较快，当位移超过一定范围时，土压力随位移呈线

性增长。 

（4）经振动台模型试验验证，Whitman和Liao均值拟合法的经验位移估算公

式能够较准确的估算地震下重力式挡墙的滑动位移，推荐在实际应用中采用这个

经验公式。 

（5）提出了重力式挡墙基于位移的抗震设计流程，为今后研究和应用奠定了

必要的基础。 
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二级支护边坡重力式挡墙地震动力特性的振动台试验研究 

文畅平
１，２

，江学良
１
，杨果林

２
，肖宏彬

１
，谢忠球

１
 

（1．中南林业科技大学土木工程与力学学院，湖南长沙；２．中南大学土木工程学院，湖

南长沙） 

振动工程学报 2014年 6月第 27卷第 3期 

1 引言 

边坡与支挡结构在地震作用下组成一个复杂的非线性系统，目前有多种方法

对其动力反应特性进行研究。作为一种易于在试验中操作控制的动力模型试验方

法，大型振动台模型试验是研究支挡结构与边坡系统地震动力反应特性的重要手

段，在加筋土挡墙、土钉、桩板式挡墙及重力式挡墙等与边坡系统的地震反应性

状研究领域中有着广泛的应用，但目前在多级组合支挡结构与边坡的地震动力反

应特性的研究中还较少涉及。近年来，有学者开展了这方面的研究工作，取得了

有价值的研究成果，如文畅平等通过大型振动台模型试验，研究了与锚杆框架结

构二级支护边坡中重力式挡墙、桩板式挡墙的地震动位移模式及地震动力响应特

性等；叶海林等通过大型振动台模型试验，研究了抗滑桩与三级预应力锚索支护

岩质边坡的地震动力响应特性等。但这方面的研究还处在探索阶段，需要进一步

深入研究。 

2 大型振动台模型试验 

大型振动台模型试验在重庆交通科研设计院结构动力学国家重点实验室进

行，地震模拟振动台为德国 SCHENCK公司生产，由一个固定台和一个移动台组成

的大型高性能三轴向六自由度宽频域地震模拟台阵系统，其主要技术参数见文献。

试验数据采集系统为 Dewetron2010动态测试仪。 

2.1 模型相似关系设计 

采用重力失真模型和量纲分析方法对模型的相似关系进行设计，并且以几何

尺寸、密度和加速度做为控制量，其相似常数分别取 Cl＝８,Cp＝１，Ca＝１。其

余物理量的相似常数见文献表１。 

2.2模型设计与传感器布设 

根据大瑞铁路 DK10＋880～DK10＋930 段边坡确定本模型试验的原型边坡。

本试验模拟的边坡高度为 12ｍ，其中挡墙、护坡各 6ｍ。模型边坡尺寸设计为

150cm（高）³150cm（宽），边坡坡率 1:1.25。３个模型中的岩层倾角 α 分别

为 20°，30°和 40°，其支挡结构都为重力式挡墙＋格构式锚杆框架结构二级

支护。３个边坡模型见图１，格构式框架见图２。 
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图１ 边坡模型及测点位置 

 

图２ 格构式框架图 

试验采用刚性模型箱，内空尺寸为 340cm³150cm³210cm（长³宽³高），

其边界处理见文献。模型设置加速度、动位移和动土压力等传感器，其型号及参

数说明见文献表２。所有传感器沿模型边坡中轴线纵剖面布设，重力式挡墙各测

点传感器布设说明如下：（１）在墙脚、墙中和墙顶布置水平向加速度传感器；

（２）在挡墙墙面的墙脚和墙顶处设置水平向动位移传感器；（３）在墙背底、

中和上部分别设置动土压力传感器。所有传感器按类别分别进行编号，墙脚测点

距基座顶面 5cm。此外，在填土内也设置了加速度传感器以进行模态参数分析。 

1.3  试验材料与模型制作 

模型试验采用边坡岩土原型材料，考虑其最大粒径的相似关系，控制试验土

石混合料最大粒径不大于 2cm，土石质量比为 4:6。通过土工试验得到有关参数
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为：最大干密度 ρ ｄmax＝2.18ｇ²cm－３，最佳含水量ｗｏpt＝5.34％，粘聚力ｃ

＝6.2kPa，内摩擦角 υ ＝34°。模型底座和基岩采用 C25 号混凝土，支挡结构

和边坡岩层采用加气微粒混凝土，设计抗压强度为 5MPa，钢筋和锚杆采用直径

4mm的镀锌铁丝。支挡结构尺寸分别见图１和２。边坡模型装配完成后，总重量

最大不超过 300kN，小于振动台标准荷重，模型全貌见图 3。 

 

图 3 模型边坡全貌 

3试验结果与分析  

3.1加速度动力响应特性分析 

采用加速度响应峰值和加速度响应峰值放大系数（记为 PGAA）２个指标，

对重力式挡墙加速度动力响应特性进行分析。分析以台面加速度传感器响应峰值

作为控制点，并且对 PGAA做如下规定：Ｘ向单向激振时，PGAA为测点与台面Ｘ

向响应峰值的比值；Ｚ向单向激振时，PGAA 为测点与台面Ｚ向响应峰值的比值；

ＸZ 双向激振时，X 向 PGAA 为测点与台面 X 向响应峰值的比值，Ｚ向 PGAA 为测

点与台面 Z 向响应峰值的比值。以汶川波 XZ 双向激振、水平向激振加速度峰值

0.4g为例，三组模型试验挡墙各测点水平向 PGAA沿墙高分布情况见图 4。 

 

图 4 汶川波ＸＺ双向激振水平向 PGAA沿墙高分布 

(1)汶川波ＸＺ双向激振时，挡墙加速度动力响应峰值最大，Ｘ向激振时次

之，Ｚ向激振时最小。说明挡墙加速度动力反应主要受水平向地震波的影响，不

受顺层岩石倾角的影响。 

(2) PGAA 沿挡墙高度分布特性受顺层岩石倾角的影响显著。岩层倾角 α ＝

２０°时各加载工况下，PGAA 沿墙高呈现出近似线性增大的特征；岩层倾角 α
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＝３０°时 PGAA沿墙高呈现出非线性增大的特征；岩层倾角 α ＝４０°时 PGAA

沿墙高呈现出显著的非线性增大的特征。 

 

图 5 模型自振频率变化情况 

(3)岩层倾角 α 为 20°和 20°时的 PGAA比较接近，而 α 为 40°时的 PGAA

稍大，说明岩层倾角对 PGAA 值的影响较小。三个模型试验中，当激振加速度峰

值不大于 0.4ｇ时，每个加载工况 PGAA 平均值为 1.05～1.30。因此，当地震烈

度不大于９度时，重力式挡墙水平向地震荷载拟静力值的放大系数可取 1.05～

1.30。 

(4)根据３个模型坡体内各测点模态参数的均值进行对比分析。各工况白噪

声激励后模型Ｘ向振动的第一阶模态参数变化规律见图 5和 6。模态参数总的变

化趋势是：模型自振频率逐渐降低，阻尼比逐渐增大，说明边坡土体随激振加速

度峰值增大逐渐软化。岩层倾角对模态参数影响较小。 

 

图 6 模型阻尼比变化情况 

3.2动位移响应特性 

根据动位移传感器与支挡结构的相对位置，确定位移方向为：向土体方向移动

的位移为“＋”，离开土体向外侧移动的位移为“－”。以动位移响应峰值和永

久位移，研究重力式挡墙水平向动位移响应特性。以汶川波ＸＺ双向激振、墙顶

测点为例，动位移响应峰值随激振加速度峰值变化情况，见图 7。 
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图 7 汶川波ＸＺ双向激振动位移峰值随激振加速度峰值变化 

（１）汶川波Ｚ向激振下，各测点的动位移响应峰值很小。因此可以认为，重

力式挡墙水平方向的位移是由水平向地震波所产生。 

（２）汶川波Ｘ向激振下，挡墙动位移响应与岩层倾角基本无关，只是总体上

随激振加速度峰值的增大而增大。ＸＺ双向激振下，且激振加速度峰值小于０．６

ｇ时，挡墙动位移响应与岩层倾角无关，随激振加速度峰值的增大而增大。 

（３）通过测点永久位移值分析挡墙动位移模式。挡墙动位移模式不受岩层倾

角的影响。汶川波Ｘ向、ＸＺ双向激振下，挡墙动位移模式为离开土体向边坡外

侧平移与绕墙趾向土体外侧转动的耦合。 

3 结论 

本文设计并完成了３个 1:8 比尺的厚覆盖层与顺层岩石边坡的大型振动台

模型试验，对比分析了不同岩层倾角条件下，二级支护边坡模型中重力式挡墙在

汶川波不同激振加速度峰值、不同激振方式下的动力响应特性，主要结论如下：    

(1)重力式挡墙主要受水平向地震波作用的影响，产生水平向加速度动力反

应。顺层岩石倾角对挡墙水平向加速度放大系数沿墙高分布特性的影响显著，但

对挡墙水平向加速度放大系数值的影响较小，当激振加速度峰值不大于 0.4ｇ时，

每个加载工况水平向加速度放大系数平均值为 1.05～1.30。因此，当地震烈度

不大于９度时，重力式挡墙水平向地震荷载拟静力值的放大系数可取 1.05～

1.30。 

(2)重力式挡墙水平向位移主要由水平向地震波的作用所产生。顺层岩石倾

角、地震波作用方式等，对挡墙的动位移响应特性、动位移模式等的影响较小。

重力式挡墙的动位移模式为离开土体向边坡外侧平移与绕墙趾向土体外侧转动

的耦合。 

(3)水平向和竖向地震波作用下都会产生动土压力，但水平向地震波作用所

产生的动土压力响应峰值大于竖向地震波。地震波作用方式和顺层岩石倾角等，

对动土压力响应峰值、及其沿墙高分布特性等的影响较大。在不同的岩层倾角和

激振加速度峰值条件下，动土压力响应峰值沿墙高表现出上大下小的倒三角形分

布、上小下大的非线性分布、以及上下大小基本相同的线性分布等形式。 

(4)重力式挡墙与锚杆框架结构组合支护边坡的抗震设计中，采用现有抗震

设计规范计算地震土压力能够满足抗震要求。当地震动峰值加速度不大于 0.4ｇ

（地震烈度不大于９度）时，水平地震作用沿墙高增大系数采用 1.10，地震动

峰值加速度不小于 0.6ｇ（地震烈度大于９度）时，水平地震作用沿墙高增大系

数采用 1.15～1.30 是适宜的，当然这仍需更多的试验和理论研究进行验证。 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

337 

2、离心机试验 

地震条件下抗滑桩有限杆单元时程法与离心机模型试验研究 

金亚兵
1
，孙勇

*2
，徐晶鑫

2
 

(1．深圳市地质局，广东深圳;2．贵州大学喀斯特地质资源与环境教育部重点实验室，贵州

贵阳) 

贵州大学学报 (自然科学版) 2021年 5月第 38卷第 3期  

1 引言 

我国位于世界两大地震带之间。2008 年，汶川地震由于其震级高，又位于

西部山区，大量边坡、滑坡破坏，严重影响救灾工作。抗滑桩作为一种有效加固

措施已得到大量应用，然而抗滑桩在地震作用下的研究才刚开始起步，特别是计

算理论有必要进行深入研究。 

2 计算实例  

抗滑桩单元节点划分如图 1所示。 

2.1 滑坡推力计算  

滑动面用软黏土制备，用三轴试验测得黏聚力 c=5kPa，υ =7°，砂土 υ =35°。

滑坡下滑力(滑坡推力)计算，桩间距为 4m，滑坡体厚为 3m，滑体长为 24.38m，

则下滑力其在水平方向的分力为 878.76kN(试样桩前被动土压力抗力之后的值)。

下滑力按三角形分布，分配到节点上的荷载如图 2所示。 

 

图 1 抗滑桩单元节点编号 

2.2 基于土压力与位移关系式的地基系数  

目前各规范对地基系数都是按土名查表得到，本文则采用梅国雄提出的土压

力与位移的关系式，通过求导得到地基系数。关于土压力与位移的关系式，梅国

雄，欧明喜等等学者对此问题进行了研究。这种方法比规范查表法更合理。 
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图 2 抗滑桩上作用的荷载 

主动土压力、静止土压力、被动土压力与位移 的关系如图 3所示。 

 

图 3 主动土压力、静止土压力、被动土压力与位移的关系 

表 1 地基系数的比例系数计算值 单位: kN/m
4 

 

2.3 桩顶位移计算 

计算得到的桩顶位移如图 4所示。从图 4可见，桩顶最大位移约在 11s出现，

最大位移为 4.66cm。 

 
图 4 桩顶位移计算图 

2.4 桩身弯矩计算 
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计算桩身分别为 3、4.5、6、7.5、9、10.5m 处的弯矩，如图 5 所示。由图

5可以看出，最大弯矩为 1380kN²m，位置在离桩底 4.5m处。 

3 离心机模型试验  

离心机试验在浙大 ZJU400g-t离心机上进行，地震输入为 EL-Centro地震曲

线，最大加速度为 0.37g。离心机如图 6 所示。离心机模型试验在模型箱中安设

了加速度计，桩顶测位移的位移计，桩身测弯矩的应变计。实际工程桩截面为

1.25m³1.25m，模型桩几何尺寸按相似比尺 N=50 缩制，即模型桩截面尺寸为

25mm³25mm，桩间距取 80mm。通过计算，结合试验工况，需抗滑桩数目为 5根。

试验简图如图 7所示。 

图 8为桩顶 3 个位移传感器在 El-Centro 地震波作用下的桩顶位移图。由图

8可以看出，桩顶位移最大值分别为 4.56、4.61、4.62cm。 

 

图 5 桩身弯矩计算图 
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图 6 ZJU400g-t土工离心机 

 

图 7 离心机模型试验图 

 

图 8 输入 0.37g时桩顶位移曲线 

4 计算值与实测值的比较  

4.1 桩顶位移计算值与实测值的比较 

    桩 1、桩 2、桩 3 桩顶的最大位移见表 2。各桩顶的实测最大位移值基本相

同，与计算值的误差在 5%误差范围内。 
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表 2桩顶位移计算值与实测值的比较单位:cm 

 

4.2 桩身弯矩计算值与实测值的比较 

桩身弯矩计算值与实测值的比较见表 3。由表 3 可以看出:计算值与实测值

相吻合，两者误差在 5%内;最大计算值与实测值同时位于离桩底 4.5m处。 

表 3桩身弯矩计算值与实测值的比较 

 

5 结论 

（1）本文提出的抗滑桩时程计算方法，基于弹性地基梁理论、有限杆单元

法理论、多质点有阻尼体系动力反应的振动叠加法理论、Rayleigh 阻尼理论，

继承了目前规范中广泛应用的静力弹性地基法的优点，并考虑地震作用。 

（2）本文方法计算的桩顶位移和桩身弯矩与试验得到的值有很好的吻合，

误差均在 5%以内。 

（3）本文引入了梅国雄的土压力与位移的关系式，通过求导得到了地基系

数的比例参数，比按岩土名查表得到地基系数的比例系数要科学。查表给出的是

一个很大范围的值。 

（4）在浙江大学 ZJU400g-t 土工振动离心机上进行了模型试验，试验值与

计算值比较相吻合，说明本文提出的新方法的正确性。 
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桩前存在开挖时抗滑桩动力离心机模型试验研究 

吴静华，孙勇，李帅 

（贵州大学喀斯特环境与地质灾害防治重点实验室，贵阳） 

土工基础 2016年 8月第 30卷第４期 

1引言 

1940 年离心机模型试验开始应用于工程问题，前苏联用于军事爆炸问题。

1970年，美英两个发达的国家也开始着手进行动力问题的离心机模型试验研究。

从 1980 年开始，动力问题的离心机模型试验在世界范围内开始逐渐普及。 

（1）土工动力离心机模型试验的发展土工离心模型试验以激振方式不同分

为机械式、爆炸振动式、压电式、电磁振动式和电液振动式。目前广泛应用的是

电液振动式，在 20 多年的时间里，美国、荷兰、日本、新加坡、德国、英国都

研究和发展了自己的电液伺服振动台系统。电液振动离心机模型试验现已发展成

双向振动系统，美国伦斯勒技术学院为水平双向振动，日本东京工业大学已发展

成水平——垂直双向振动系统。与国内的土工动力离心机模型试验相比，国内相

对滞后，现已安装动力离心机的单位有：香港科技大学、同济大学、清华大学、

北京水利水电科学研究院、南京水利水电科学研究院。日本在边坡的动力离心模

型试验方面作的工作较多。2004年香港科技大学ＮｇＣＷＷ等人利用双向振动离心

机进行了土石坝动力问题的研究。 

（2）加固边坡的土与结构物动力相互作用 1998年进行了钢桩加固边坡的离

心模型动力试验。王年香进行了砼面板堆石坝的动力模型试验。于玉贞、邓丽军

进行了抗滑桩加固边坡地震响应离心模型试验，对铝合金方形截面桩的相似问题

进行了分析。于玉贞等用铜质模型桩进行了加固边坡的动力离心模型试验。李荣

建等开展了动力离心机模型试验中微混凝土抗滑桩模型桩的设计。王丽萍等开展

了抗滑桩加固粘性土坡变形规律的离心模型试验研究。 

2试验设计 

（1）离心机振动台设备 ZJU－400土工离心机主要技术指标如下：电机驱动

工作方式，可由计算机自动控制，也可手动控制；有效转动半径 4.5ｍ，最大离

心加速度 150g，最大有效荷载为 400g/ｔ，可连续工作 24 小时以上；配备有静

态工作吊篮和动态工作吊篮，动态工作吊篮用于放置激振器，动、静态吊篮有效

容积为 1.5³1.2³1.5m。６４路动静态测量（图１）。 

电磁液压伺服离心机振动台，主要组成部分有振动台台面、蓄能器、管路系

统、控制测量系统、高压油源，单向振动，最大水平加速度 40ｇ，振动质量 500kg，

振动台外形尺寸：1.531³1.2m（长³宽）（图２）。 

(2)模型箱尺寸通过计算，考虑原型尺寸、离心机性能参数以及动力性能等，

确定模型箱内部净尺寸为：770³400³530mm（长度³宽度³高度），为了便于

观测，模型箱一侧壁为有机玻璃。 

（3）试验量测系统量测系统主要由应变片、微型加速度传感器、微型土压力

传感器、激光位移传感器、模型箱侧面色砂、边坡坡面色砂、坡面以及有机玻璃

侧面摄像头、模型箱侧面的照相机组成。为确保测量参数的准确性，试验前都要

对传感器进行标定，以确保其良好的工作状态。 
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图 1 ZJU－400土工离心机 

 
图 2 电磁液压伺服离心机振动台 

3 模型模拟 

(1)离心试验滑坡土层模拟滑动面为杭州市附近软土，其他部分为标准砂。

试验用砂：ρ ＝1.6g/cm３，υ ＝35°。滑动面粘土：c＝5kPa，υ ＝7°，ｗ＝2.71％。

ｃ、υ 由直剪试验得到。 

(2)抗滑桩模拟为简化施工操作，便于布置应变片且易获得较精确的数据，

选择铝合金矩形管桩进行模拟。图３、图４为模型箱剖面及平面图。 

 

图 3 模型箱剖面图 

由于实际边坡主要承受的是侧向水平力，因此模型根据抗弯刚度等效的原则

进行换算，即：Ep³Ip＝N4³Eｍ³Iｍ。实际工程桩截面为 1.25ｍ³1.25ｍ，模型

桩几何尺寸按相似比尺 N＝50缩制，考虑模型箱和边坡尺寸等相关因素，抗滑桩
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采用铝合金矩形管桩，桩间距取 80ｍｍ，矩形桩外径为 25³25ｍｍ，壁厚 2.6mm，

长度 270mm，预埋在模型箱中。通过计算并结合试验工况，取抗滑桩数为 5 根。 

 

图 4 模型箱平面图 

4 试验加载系统 

(1)离心机加速度输入试验土样底面距离吊篮台面 70mm，土样的高度为 467mm，

振动台高度为 165ｍｍ，分三级 10ｇ、30ｇ、50ｇ加载，每次 10min。 

(2)振动台地震波输入由于峰值加速度控制困难，开挖情况下的峰值加速度取

为 0.38g（图５）。 

 

图 5 EI-Centro地震波 

5 试验结果 

图６为加速度时程曲线，图 7为加速度峰值曲线。 

 

图 6 开挖后输入 0.38ｇ时加速度时程曲线 
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图 7 开挖后输入 0.38ｇ时各高程加速度峰值图 

表１、图８为桩顶位移测试结果，表２弯矩测试结果。 

表１开挖 0.38ｇ时桩顶关键位移值 

 

表 2 开挖 0.38ｇ时关键弯矩值 

 

 

图 8 开挖后 0.38g时桩顶位移曲线 

由图表可知，对于加速度来说，加速度是两头大中间小；不开挖情况下产生

的最大动力弯矩为 2146kN²m，比静力弯矩大 61％；而土压力是中间大两头小，

静力土压力、动力土压力、残余土压力三者相差不大。 
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地基自由场离心机振动台模型试验研究 
刘晶波，赵冬冬，张小波，王文晖 

(清华大学土木工程系) 

岩土工程学报 2013年 5月第 35卷第 5期  

1 引言 

在清华大学土工离心机实验室50g离心场环境中进行了一系列地基自由场离

心机振动台试验。试验包括1个砂土地基、1个黏土地基和2个成层土地基振动台

试验。试验中模型箱采用叠环式模型箱，其平面尺寸为0.5m和0.2m，试验中输入

地震波采用Kobe波和Parkfield波。给出了部分试验结果分析，包括加速度时程

及频谱反应、加速度峰值放大系数和土层中剪应力–剪应变变化曲线。试验结果

发现，不同类型地基中加速度反应存在差异，在低频部分加速度峰值放大系数从

底部到顶部逐渐增大。土体中剪应力–剪应变变化规律在砂土地基和黏土地基中

存在差异。本文试验可实现：①观察不同类型地基地震反应情况，获得地基不同

深度处的动力反应结果；②对比不同类型土层地基动力反应及地基不同位置处剪

应力–剪应变变化曲线；③为后续的地基–地下结构动力相互作用系统试验提供

自由场试验基准。 

2动力离心试验模型 

试验采用清华大学岩土工程研究所土工离心机设备。该系统可在最大为50g

的离心加速度下提供高精度的单向水平振动，可施加正弦波或任意波形的地震波，

最大振动加速度为20g，最大持时为4s，振动频率为10～250Hz，设计振动负载质

量100kg。离心机有效半径为2.4m，台面面积为0.42m2。试验采用叠环式模型箱

来减小侧面边界影响，更准确地模拟一维土层场地反应。模型箱总质量为40.6kg，

长³宽³高=50cm³20cm³30cm，由15片高度为2cm的矩形截面空心铝方管通过摩

擦力很小的导轨连接而成，叠环之间可以在水平振动方向自由滑动。试验用砂土

采用细砂，主要材料性质为：平均粒径d50=0.160mm，不均匀系数Cu=2.967，土粒

比重Gs1=2.63。采用分层夯实、控制密度和含水率的方法制备地基模型，试验时

控制砂土地基质量密度ρ 1=1.65g/cm
3，含水率w1=3%，密实度Dr=40.25%，孔隙比

e=0.654。试验用黏土采用北京常见黏土，黏土土粒比重Gs2=2.67，试验时控制地

基质量密度ρ 2=1.65g/cm
3，含水率w2=12%。制样完成后，模型总高度为28cm，对

应于原型为14m。试验中离心机加速度选择为50g，因此，试验中几何相似比为1/50

（模型/原型），相应的重力加速度、水平激振加速度以及动力反应加速度相似

比为50∶1，其它相似比参数见表1。文中给出的试验结果，如无特别说明，均为

按照相似比关系换算到原型的结果。 

3 试验结果及分析 

本次地基自由场试验共进行4次试验，分别为1次砂土自由场TC1，1次黏土自

由场TC2，2次成层土（下层砂土，上层黏土）自由场TC3、TC4动力离心机模型试

验。试验模型及其传感器布置如图1所示，试验中分别布置两排加速度传感器，

加速度传感器在模型中埋深分别为24,17,10,3cm,换算到原型的埋深分别为

12,8.5，5,1.5m。其中，A1～A4量测自由场土体中从底部到顶部加速度反应，A5～

A8用来检验叠环式模型箱侧面边界的边界效应。试验中地震波采用按照相似比转

换后的Kobe波（1995年日本阪神地震）和Parkfield波（1966年美国加州地震）。 
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表1 模型相对于原型的相似比 

 
图 1 动力离心机系列试验模型布置图 
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图 2 相关分析计算出的波动行进时间差 

3.1 土体中平均剪切波速 

土体剪切波速是评价土体动力特性的重要参数之一，通过土体剪切波速可以

进一步求得初始剪切模量Gmax。离心机振动台试验中剪切波速可以通过计算波动

经过两个相邻加速度传感器的时间差来求得，但是准确确定波动进行时间差还很

困难，目前一般有3种方法计算波动进行时间差：波动初始信号到达时间差、波

动第一个峰值点到达时间差以及相关分析方法。Kumar等研究表明相关分析法求

得的剪切波速与共振柱试验结果吻合较好，因此本文采用相关分析法确定地基中

波动进行时间差，从而进一步求得模型中土层平均剪切波速。试验TC1，TC2选择

图1中加速度传感器A1，A4来计算剪切波速，试验TC3，TC4中剪切波速分别采用

TC1和TC2中砂土和黏土剪切波速。 

试验TC1、TC2中采用相关分析法求出的波动行进时间差如图2所示。相关分析方

法计算出的试验TC1和TC2中波动行进时间差分别为0.055，0.125s，传感器A1和

A4之间的距离为10.5m，由此计算出试验中砂土平均剪切波速为191m/s，黏土平

均剪切波速为84m/s，进一步计算得到砂土和黏土平均剪切模量分别为60.2，

11.6MPa。 

3.2试验中不同埋深处的加速度反应 

试验中沿模型纵向一列加速度传感器在输入地震波作用下的反应是本文关

注的重点，因此，图3～8给出试验TC1砂土自由场地基、TC2黏土自由场地基和TC3

成层土自由场地基纵向一列加速度传感器A1～A4在地震波Parkfiled波作用下的

加速度时程曲线及加速度Fourier谱。从图3～8中可以看到，试验所采用的砂土、

黏土及成层土地基对输入的Parkfiled波均有一定的放大作用，砂土、黏土及成

层土自由场地基A1处加速度峰值相对于A4处加速度峰值的放大系数分别为1.22，

1.15和1.18。由A1处加速度峰值放大系数可以看出砂土地基放大系数最大，成层

土地基次之，黏土地基最小。 
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图 3 试验 TC1在不同深度处加速度时程 

 
图 4 试验 TC1在不同深度处加速度频谱 

试验TC1加速度Fourier谱如图4所示，从图4中可以看出加速度Fourier谱从
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低频到高频沿纵向均呈现放大效应。试验TC2加速度Fourier谱如图6所示，试验

TC2加速度Fourier谱从低频到高频沿纵向均是先缩小后放大。试验TC3加速度

Fourier谱如图8所示，试验TC3加速度Fourier谱低频部分沿纵向呈现放大效应，

高频部分先缩小后放大，这与试验TC1，TC2中的试验现象均有差别，关于其根本

原因还需要较多试验数据和详细数值分析来说明，限于文章篇幅将在进一步试验

数据和数值计算分析中给出说明。 

 
图 5 试验 TC2在不同深度处加速度时程

 
图 6 试验 TC2在不同深度处加速度频谱 
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图 7 试验 TC3在不同深度处加速度时程

 
图 8 试验 TC3在不同深度处加速度频谱 

本文模型试验由于在有限尺寸模型箱里模拟原型地基，试验中边界对土体变

形的限制以及波在边界上的反射将会给结果带来一定误差。试验所采用的叠环式

模型箱各框架间可以自由地产生水平相对变形，理论上对土的剪切变形几乎没有

约束，大大减少了边界对波的反射，故能较好地模拟土的边界条件。刘光磊等采



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

352 

用叠环式模型箱进行了饱和砂土地基水平振动试验，试验结果表明同一地层深度

中轴线处和一侧的加速度反应波形较为一致，峰值差在 10%以内，因此，叠环式

模型箱可以较好地模拟自由场的水平振动反应，但是仍然存在一定的误差。笔者

在已完成的砂土地基自由场试验中也验证了叠环式模型箱可以较好地模拟土层

的剪切变形，且边界效应影响较小。本文 3 类地基自由场试验 TC1～TC4 中轴线

处一列加速度峰值（A1～A4）与近边界处一列加速度峰值（A5～A8）见表 2，其

中加速度传感器 A7 损坏，在表中无相关数据。由表 2 可以看出，总体来讲，叠

环式模型箱可以较好地模拟自由场地基水平振动反应。但是试验中也发现，模型

箱边界对砂土地基和成层土地基中的砂土层影响较大，而对黏土地基和成层土地

基中的黏土层影响较小，这是由于砂土层剪切刚度较大，对边界效应更为敏感，

而黏土层剪切刚度相对较小，模型箱边界反射波对其影响较砂土弱。 
表 2 Parkfiled波作用下试验 TC1～TC4加速度传感器峰值反应 

 

  
图9 试验TC1～TC4在Parkfield波作             图10 试验TC1～TC4在Kobe波作 

用下加速度峰值放大系数                    用下加速度峰值放大系数

  
图 11试验 TC3在 Parkfiled波作用 A1～A4     图 12试验 TC3在 Parkfiled波作用低通滤 

加速度绝对值排序图                波后 A1～A4传感器加速度绝对值排序图 

3.3试验加速度峰值放大系数 
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试验TC1～TC4沿纵向水平加速度峰值放大系数如图9，10所示。水平加速度

峰值放大系数取为纵向一列传感器与其底部传感器水平加速度峰值的比值，如

A1～A4传感器放大系数取为A1～A4传感器加速度峰值与A4传感器加速度峰值的

比值。从图9，10可以看出，试验TC1～TC4在Parkfield和Kobe波作用下加速度峰

值放大系数变化规律相似。近地表A1处加速度峰值放大系数在砂土地基试验TC1

中最大，黏土地基试验TC2中最小，成层土地基试验TC3，TC4中居于中间值。从

图9，10中还可以看出，试验TC1中，纵向一列加速度传感器从底部到顶部呈放大

趋势；但是试验TC2～TC4中，加速度峰值放大系数从底部到顶部变化规律比较复

杂，从底部到中部峰值逐渐衰减，从中部到顶部又呈现放大趋势，这一现象也被

国内外一些学者在试验中观测到，Kagawa等、Chen等在试验中的解释是由于土体

进入塑性导致这一现象。本文试验中由于振动台设备老化，地震峰值加速度较小，

本文地基自由场离心机振动台模型试验中土体剪应变均小于0.2%，其剪切模量在

振动过程中衰减不明显。 

为了探索这一现象产生的原因，将试验TC3加速度传感器A1～A4的加速度时

程记录取绝对值后从大到小排序，其结果如图11所示。从图11可以看出，加速度

值从底部到顶部逐渐增大，仅在峰值点附近A3与A4传感器加速度值有交叉，分析

其交叉原因为地震波传播过程中的高频成分影响所致。为了说明高频成分对A1～

A4加速度值的影响，文章对试验TC3中A1～A4加速度记录采用低通滤波处理，截

止频率设为2.5Hz，滤波处理后将加速度值取绝对值后排序，排序图如图12所示，

从图12中可以清晰地看出，从底部到顶部始终是放大效应。这一现象说明，在地

下结构设计中，加速度峰值受高频影响，在某些地质条件下，自由场土层中加速

度峰值分布情况比较复杂，需要进行详细的分析研究。 

3.4 土层中剪应力–剪应变变化曲线 

地下结构的动力反应与周围土层剪应变的发展相关性较大，较大的土体剪应

变往往伴随着土体剪切模量的衰减，引起较大的土层变形，从而导致地下结构的

损坏。因此，研究离心机振动台试验自由场土层中剪应力–剪应变的发展变化具

有一定的意义，为下一步研究土–结构离心机振动台试验提供一个参考基准。剪

应力和剪应变计算步骤参照Koga等、Zeghal等和Elgamal等在文献中提及的方法

进行，假定一维竖向传播的剪切波，某一特定深度处的剪应力、剪应变反应可以

由其所在位置处及其相邻位置处加速度传感器记录的数据来获得。图13，14给出

了A1～A4加速度传感器所处深度处剪应力–剪应变变化曲线。为了便于观察，图

中给出了振动初期、中期及后期3个具有代表性的滞回环，从图13可以看出砂土

剪切模量随深度增加而增加，说明砂土剪切模量与土体围压相关，随着围压增加

砂土剪切模量增加。 

图13中显示，砂土剪切模量与剪应变相关性较强，随着剪应变增大显著衰减，

并且在剪应变减小时快速恢复；阻尼比随剪应变变化显著增加，并随剪应变减小

而减小。从图14中可以看出，黏土剪切模量与砂土相似，随着围压增加而增加；

但黏土剪切模量在剪应变逐渐增加时，其变化较小；阻尼比随剪应变的变化与砂

土相似。 
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图 13 试验 TC1剪应力–剪应变变化曲线    图 14 试验 TC2剪应力-剪应变变化曲线 

4 结论 

本文试验为后续土-结构动力系统离心机振动台试验提供自由场动力反应基

准，作为研究地下结构动力反应规律及破坏机制的前期试验工作，具有重要的理

论和工程实践意义。通过本次试验得到如下3点结论。 

（1）离心机振动台模型试验中，砂土地基中加速度峰值从底部到顶部呈放

大趋势，黏土地基及成层土地基中由于受地震动高频成分影响，加速度峰值变化

比较复杂。 

（2）试验中加速度峰值放大系数变化比较复杂，砂土地基从底部到顶部逐

渐增大，黏土地基及成层土地基放大系数先减小后增大，但其低频部分与砂土地

基反应规律相同。 

（3）试验中砂土及黏土中阻尼比均随剪应变增大而增大，随其减小而快速

减小；砂土中剪切模量对剪应变较为敏感，但黏土中剪切模量对剪应变不敏感，

剪应变增大时其变化较小。 
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工程科学与技术 2020年 5月第 52卷第 3期  

1 引言 

作者采用离心模型试验手段研究了深部不均匀沉降条件下桩基础边坡的变

形破坏特性，通过对比不同不均匀沉降范围的试验结果，探究了不均匀沉降范围

对桩基础的变形破坏特性的影响机制，揭示了深部不均匀沉降条件下桩基础的破

坏机理。 

2 离心模型试验  

2.1 试验设备 

   试验在清华大学有效半径为 2m 的 50gt 土工离心机上进行。模型放置于刚度

很大的铝合金模型箱中。模型箱内部的长、宽、高分别为 60、20、52cm。在模

型箱长度方向的一个侧面安装厚为 4cm的有机玻璃，以观测土坡的变形破坏情况。

采用液压系统来模拟深部不均匀沉降条件，可以模拟不同位置、不同程度的不均

匀沉降。在试验过程中，可通过控制气压和油压的大小来控制液压缸活塞的升降，

通过液压缸下行来模拟深部不均匀沉降的条件。 

2.2 试验模型 

土坡模型采用粉质黏土。土的液限为 33.5%，塑限为 15.5%。颗粒比重为 2.7。

土坡模型的干密度为 1.6g/cm3，含水量为 17%。试验确定其强度参数为：黏聚力

26kPa，内摩擦角 24°。制样时先将土体击实至预定干密度。填筑完成后再削至

土坡形状。土坡模型高为 24cm，坡度为 1.0∶1.5。试验模型中的桩基础均采用

钢材料制成，密度为 7.85g/cm3，弹性模量为 210GPa，泊松比为 0.33。桩基础模

型的尺寸为 1cm³1cm³10cm，其承台的尺寸为 10cm³10cm³1cm。将 4个桩基础

模型分别焊接在承台的 4个角处。试验中，削坡结束后，将桩基础模型在靠近有

机玻璃一侧插入土坡中至承台恰好落于土坡平台上。分别模拟在不同范围的深部

不均匀沉降条件下桩基础及土坡的变形破坏特性，试验 P1和试验 P2的深部不均

匀沉降范围分别为 8cm和 15cm，试验的离心加速度均为 80g。图 1给出了试验土

坡模型的示意图。图 2为试验 P1中的模型照片。 

 
图 1 试验土坡模型剖面图 
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图 2 试验 P1 模型照片 

2.3试验过程 

在离心模型试验中，对土坡从 1g开始逐渐升高离心加速度，每步增大到 5g

的倍数，待土坡变形稳定后再施加下一级荷载。当离心机加速度达到 80g时，土

坡变形稳定后，启动液压设备，使液压缸下沉 5cm，模拟深部不均匀沉降的条件。

在试验 P2 中，全部液压缸均下沉，模拟沉降范围为 15cm；在试验 P1 中，只有

靠近土坡内部的一半液压缸下沉，模拟沉降范围为 8cm。土坡的变形破坏情况采

用离心场图像采集与位移测量系统观测。根据该系统得到的照片系列，通过相关

分析进一步测量确定土坡上任意一点的位移。需要指出，为了满足图像位移相关

分析对土坡侧面灰度分布的要求，在土坡侧面随机嵌入白色水磨石（图 2）。 

3 基础响应  

从桩基础承台的倾斜程度和中心点位移两个方面，重点关注在深部不均匀沉

降条件下桩基础的变形破坏响应。图 3分别给出了两组试验中的基础倾斜角度和

中点位移的时程图。由图 3可见：在深部不均匀沉降的条件下，基础均发生了一

定程度的倾斜和位移，在深部不均匀沉降初期，基础的变位均较小且发展比较缓

慢；随着不均匀沉降增加，基础的变位逐渐增大，且存在发展速度突然加快的拐

点，容易推断这是由于基础发生了失稳。 

 
图 3 桩基础响应时程图 
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4 破坏特性 

进一步分析桩基础及土坡的破坏过程，以试验 P1为例，分别在土坡最外侧

和最内侧的两条滑裂面 的两侧分别选取了一系列点对，每一组点对相距 15 mm， 

点对的具体位置如图 4所示。 

 

图 4 点对位置及滑裂面形成过程 

图 5分别给出了两条滑裂面点对的切向和法向相对位移的时程曲线图，切向

相对位移以滑动体向下滑动为正，法向相对位移以张拉为正。由图 5 可以看出，

对于深部不均匀沉降区域附近的滑裂面，不同高程处点对的切向相对位移均明显

大于法向相对位移，说明该滑裂面是明显的滑动破坏。对于桩基础附近的滑裂面，

不同高程处的点对的法向相对位移整体均大于切向相对位移，在靠近基础处更为

明显，说明该滑裂面既包含滑动破坏也包含张拉破坏，其中，以张拉破坏为主。

这表明，土坡不同位置处的滑裂面的破坏模式有所不同。 

进一步分析两条滑裂面的破坏过程，对于深部不均匀沉降区域附近的滑裂面，

在深部不均匀沉降初期，点对的切向相对位移保持在零附近且增长速率较小，说

明点对之间还没有发生明显的滑动破坏；随着深部不均匀沉降的程度逐渐加深，

点对的切向相对位移逐渐增大且增长速率加快，说明点对之间的滑裂面逐渐开始

形成。切向相对位移的时程曲线上有一个明显的拐点，可以认为该拐点所对应的

时刻即为改高程处的滑裂面产生的时刻，具体而言，可以通过分别在采空初期和

滑裂面形成后的典型时刻处做点对相对位移曲线的切线，两条切线的交点所对应

的时刻即为发生破坏的时刻。因此可以得到该滑裂面在不同高程处的产生时刻

（图 4），可以看出，靠近深部不均匀沉降区域的下部滑裂面产生时刻较早，位

于上部的滑裂面的产生时刻较晚，因此该滑裂面是从下至上逐渐产生的。 

同样地，对于基础附近的滑裂面，以法向相对位移时程曲线的拐点处作为该

高程滑裂面产生的时刻。由图 5可以看出，靠近基础的上部滑裂面产生时刻较早，

土坡下部的滑裂面产生时刻较晚，因此该滑裂面是从上至下逐渐产生的。这表明，

对于不同位置处的滑裂面，均表现出了明显的渐进破坏特性，但具体的破坏顺序

有所不同。 

图 6还可看出，位于深部不均匀沉降区域的滑裂面产生较早，在其形成之后，

基础附近的滑裂面才开始形成。结合图 3，可以看出在位于深部不均匀沉降区域

的滑裂面形成后，基础的变形发展速度开始加快，即基础发生了失稳，随后产生

了基础附近的滑裂面。因此，可以认为深部不均匀沉降首先导致土体内部发生滑

动破坏，进而使基础发生了失稳，最终导致基础附近土坡发生破坏。 
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图 5试验 P1土坡典型点的位移时程图 6试验 P1 土坡典型高程处不同时刻竖直位移的分布 

5 变形特性 

在深部不均匀沉降条件下，两组试验均表现出显著的变形。为了分析土坡的

变形特性，分别在试验 P1 的基体和滑动体上不同位置选取典型点测量其位移时

程，如图 7所示。各点的具体位置见图 4（b）。 
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图 7 试验 P1土坡典型点的位移时程 

6 结论  

采用离心模型试验手段研究了深部不均匀沉降条件下桩基础的变形破坏特

性，通过对比不同不均匀沉降范围的试验结果，探究了不均匀沉降范围对桩基础

变形破坏特性的影响机制，揭示了深部不均匀沉降条件下桩基础的破坏机理。主

要得出以下结论： 

1）深部不均匀沉降条件下，桩基础所在土坡均产生了 3 条主要的滑裂面，

最内侧一条滑裂面位于基础靠近土坡内部的边缘附近。土坡不同位置处的滑裂面

的破坏性质有所不同：深部不均匀沉降区域附近的滑裂面是明显的滑动破坏；基

础附近的滑裂面以张拉破坏为主。 

2）深部不均匀沉降首先导致了土体内部发生滑动破坏，进而使桩基础发生

了失稳，最终导致桩基础附近发生破坏。土坡表现出明显的渐进破坏的特性，但

不同滑裂面的形成顺序有所不同：靠近深部不均匀沉降区域的滑裂面从下至上逐

渐产生的；基础附近的滑裂面是从上至下逐渐产生的。 

3）不同深度不均匀沉降范围条件下的土坡均表现出相似的变形与破坏耦合

特性。一方面，变形局部化的发展最终导致了土坡破坏；另一方面，局部破坏发

生之后进一步引起其附近区域新的变形局部化。深部不均匀沉降范围通过影响上

部土体的变形局部化的时空分布情况改变了土坡滑裂面的位置与形状。 

4）深部不均匀沉降条件对土坡的影响存在一定的范围，影响区边界均呈绕

桩分布。深部不均匀沉降范围越大，其对土坡的影响范围越大。 
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格型地下连续墙工作性状的离心模型试验研究 

陈希，徐伟，左玉柱 

( 同济大学土木工程学院，上海200092) 

工业建筑 2013年12月第43卷第2期 

1 引言 

目前，格型地下连续墙的设计主要是参照重力坝式挡土墙的设计方法，对墙

体进行稳定性、抗滑移、抗倾覆等验算。关于其受力性状尚无系统深入的理论研

究，规范中亦未对其进行相关规定，这在很大程度上限制了此类围护结构的应用

和发展。本研究以某船坞实际工程为背景，采用离心模型试验，探讨不同土质情

况下，格型地下连续墙体变形受力情况以及在开挖过程中土压力的变化情况。 

2 工程背景 

某工程船坞接长工程，长为180m，宽为76m，深为10m。西坞墙采用格型地下

连续墙结构，总宽为14.6m，其中基坑内侧地下连续墙(前墙)厚为800mm，底标高

为－25m; 外侧地下连续墙( 后墙)厚为800 mm，墙底标高为－23m; 中间连接地

下连续墙(隔墙)厚为800mm，墙底标高为－21m。经简化后地下连续墙布置如表1。 

              表1 原始工程地下连续墙尺寸               m 

 

3 试验设计 

3.1 试验设备 

本试验在同济大学岩土及地下工程教育部重点实验室的软土工程物理模型实

验平台上进行。采用最大容量为150g²t的TLJ－150复合型岩土离心机;最大离心

加速度为200g(g为重力加速度)。根据实际情况，本次选用小模型箱，其长³高

³宽的规格为:400mm³500mm³600mm;工作制:12h左右;数据采集:静态通道40个。 

3.2 试验原理 

岩土工程中，土体自重引起的应力通常占主导地位，而土体的力学特性随应

力水平不同而表现不同。在离心场中，土工模型受到高于重力加速度的离心加速

度作用，来弥补因尺寸缩小而导致的土体自重损失，使得模型土体能够恢复到原

状土体的应力水平，更好地达到模拟现场实际状况的效果，此时，模型中各点的

应力、应变与原型中对应点的应力、应变相等，原型与模型对应点的位移呈比例

关系。利用相似原理可以得到模型与原型各物理量的相似准则。物理量相似比参

见表2。 

3.3 模型设计 

3.3.1 模型制作 

根据试验设计的目的及模型箱的尺寸，并结合TLJ－150土工离心机的工作条

件，选取的模型率为100，即试验时离心机稳定运转时的加速度为100g。由于模

型制作条件的限制，本次试验采用铝合金来模拟格型地下连续墙，隔墙与前、后

墙之间用螺栓连接。因格型地下连续墙结构的厚度不是本试验的研究重点，而且

实际工程中前、后墙与隔墙的厚度相差不大，为方便制作模型，故把前、后墙和
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隔墙的厚度统一取为1000mm进行研究。根据材料的等效抗弯刚度，换算出铝合金

模型墙体厚度为7mm。前、后墙的间距，按工字型截面根据等效抗弯刚度计算确

定为80mm。由于地下连续墙厚度方向对于抗弯刚度的贡献最大，故对于沿地下连

续墙的长度方向，仍按普通地下连续墙计算时的概念，取单位延米，即直接除以

模型率得到隔墙间距为80mm。考虑到模型箱尺寸的限制，在格型地下连续墙长度

方向上，取4个区格的工字型截面构成整体模型，其模型尺寸布置见图1。 

表2 离心模型试验相似比(原型/模型) 

 

 
图1 模型及测点布置mm 

a— 模型箱剖面; b—模型箱平面 

3.3.2 试验用土 

在离心机模型试验中，一般要求采用现场土。若现场土不易获取，则应选用

合适的黏土或砂土作为模拟土体。因选取多层土将干扰结果的典型性，故选取单

一土层。本次离心模型试验第一组黏土试验采用上海地区⑤1层黏土(黏聚力为

18kPa，内摩擦角为12.4°，重力密度为17. 85kN/m3 ，含水率为22%) ，为了模
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拟上海基本地层结构，同时考虑到模型箱排水的单向性，在黏土层下方预铺一层

5cm厚的⑦层砂土(黏聚力为5kPa，内摩擦角为30.6°，重力密度为20. 15kN/m3 ，

含水率为10%) ，用来作为模型箱的下方排水通道。第二组砂土试验只采用⑦层

砂土铺设。 

3.3.3 数据采集 

本次试验主要的测量内容有墙体应变、土压力和墙顶侧向位移。模型箱的平

面布置和应变片、土压力计、位移计的测点布置见图1。 

3.4 试验过程 

在完成了测量仪器校准和地基土的预固结后，采取临时停机，进行人工开挖，

模拟基坑开挖的施工过程，开挖分两层开挖，每层厚度为5cm。为了防止不能精

确开挖5cm(实际开挖深度中的5m) ，提高人工开挖方法的精确性，在开挖深度每

5cm厚度的位置，撒一层薄的砂土，以形成分层的泥皮，便于开挖，从而有效地

防止了土层的超挖和扰动。为了模拟实际工程中的最不利情况，开挖至10 cm( 实

际开挖深度中的10m) 后不加支撑，即模拟实际工程中底板未浇筑时的情况。 

4 试验结果分析 

4.1 墙体侧移分析 

因格型地下连续墙的变形模式为整体倾覆，最大侧移发生于墙顶，同时考虑

试验通道的限制，故本次试验只在墙顶设置位移计。两次试验墙顶侧移经相似化

成实际工程后的结果如表3所示。就墙顶侧移结果可初步论断，格型地下连续墙

在砂土中的自立性远远好于在黏土当中。模型M1(黏土中)呈明显的重力坝式前倾

变形模式。从图2 中可以看出，墙顶发生了明显的倾斜，基坑底部发生了隆起，

后墙外侧土体发生了明显的下沉，并出现了水平向受拉裂纹。而如图3所示，M2 

(砂土中) 墙顶位移很小，土体也没有出现明显的下沉。比较模型M1、M2 可以得

出土质对墙体位移有重要影响的结论。 

             表3 模型M1及模型M2墙顶侧移                 cm 

 

4.2 土压力分析 

为了与实际工程相对照，将以模型试验数据相似化后对应的实际工程数据及

尺寸进行论述。图4—图7为不同开挖工况、不同土质条件下格型地下连续墙各位

置土压力的变化情况。前墙外侧为开挖侧，后墙外侧为背土侧。 

如图4所示，M1模型前墙外侧最大土压力发生于土体未开挖时，随着开挖深

度的增加，土压力在不断减小。就位移模式来看，前墙外侧属于土体被动区，而

开挖5m时，前墙外侧土压力处于朗肯静止土压力与被动土压力之间;开挖10m时，

前墙外侧土压力在距离墙顶15m范围内大于被动土压力。M2模型预固结时土压力

变化幅度很大，没有像M1模型试验中土压力呈现明显的三角形的分布。这可能是

由于固结初期模型箱发生漏水以及砂土离散性较大所造成。M2模型前墙外侧最大

土压力也发生在土体未开挖时，随着开挖深度的增加，土压力在不断减小。 
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—■—M1 未开挖; —●—M1 开挖5 m; —▢—M1 开挖10 m; 

— —M2 未开挖; —▤—M2 开挖5 m; — —M2 开挖10 m 

图4 前墙外侧土压力 

如图5所示，M1、M2模型后墙外侧土压力数值相差仍然很大，但都随开挖深

度的增大逐渐减少。后墙外侧为主动土压力区，经计算，M1、M2模型后墙外侧土

压力均小于按朗肯主动土压力计算的理论值，表明对同一模型不论是黏土还是砂

土，主动区土压力没有达到极限平衡状态。 

 
—■—M1 未开挖; —●—M1 开挖5 m; —▢—M1 开挖10 m; 

— —M2 未开挖; —▤—M2 开挖5 m; — —M2 开挖10 m 

图5 后墙外侧土压力 

如图6、图7所示，M2模型后墙内侧的土压力随着开挖深度的增加，其变化是

先减小后增大。前墙内侧的土压力沿深度方向，在开挖到5，10m时都是“减小—

增大—减小”的变化趋势。同时从图中还可以看出，在开挖到5，10m时，前、后

墙内侧的土压力较已预固结的未开挖土压力都是增大的，这一点与模型M1黏土试

验的结果正好相反，可能与土体坑底回弹大小不同有关。 

由图4—图7可见，两个模型在相同位置的内侧土压力基本都比外侧土压力大。

这表明:前、后墙间的土体受到了墙体不同的约束作用，丧失了半无限体性质。

前、后墙间的土体已不能按一般挡土墙那样的回填土进行考虑。同时，后墙的内

侧土压力要比前墙的内侧土压力小，可能是由于在开挖后，黏土的流变性和开挖

侧坑底的隆起造成格内土的不均匀变形造成的。比较模型试验M1和M2中土压力的

变化情况，由于采用的试验土层不同，其土压力变化规律有明显的不同。模型M2

中作用于墙体的各部分土体的土压力沿深度方向已没有明显的三角形的分布规

律。同时，从土压力值的大小对M1与M2进行比较可知，相对同一工况、同一位置，
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M1模型试验的土压力都明显大于M2模型试验的土压力值。 

 

—■—M1 未开挖; —●—M1 开挖5 m; —▢—M1 开挖10 m; 

— —M2 未开挖; —▤—M2 开挖5 m; — —M2 开挖10 m 

图6 前墙内侧土压力 

 

—■—M1 未开挖; —●—M1 开挖5 m; —▢—M1 开挖10 m; 

— —M2 未开挖; —▤—M2 开挖5 m; — —M2 开挖10 m 

图7 后墙内侧土压力 

5 结论 

对两组不同土质下离心模型试验的结果进行详细的分析，从土压力、墙体受

力、墙体变形三个方面进行分析，得出了以下结论: 

（1）土质对于格型地下连续墙的受力变形性状影响很大，在黏土中试验的

土压力、墙体弯矩、墙体变形都大于在砂土中的试验结果。 

（2）由于有隔墙的存在，格型地下连续墙的整体位移模式是类似重力坝式

的整体前倾，随着土体开挖深度的增加墙体位移明显增大。 

（3）无论在黏土还是砂土中，在格型地下连续墙相同位置的内侧土压力基

本都比外侧土压力大。这表明: 前、后墙间的土体受到了墙体不同的约束作用，

丧失了半无限体性质。前、后墙间的土体已不能按一般挡土墙那样的回填土进行

考虑。 

（3）不同土质情况下，格型地下连续墙模型的墙体受力结果都得到相同的

规律，即随着土体开挖深度的增加，前、后墙的弯矩都增大，且不同离心模型前

墙弯矩都较后墙要大，证实了前墙在实际工程设计中比后墙厚具有合理性。 
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砂土中格形地下连续墙力学性能离心试验研究 

左玉柱，徐 伟，徐赞云 

（同济大学建筑工程系，上海 200092） 

岩土工程学报 2010年7月第32卷增刊1 

1 引言 

某船坞工程西坞墙采用格形地下连续墙结构。格形地下连续墙总宽14.8m，

前墙（迎坑面厚1m的墙）底标高-25m，后墙（背坑面厚0.8m的墙）底标高-23m，

隔墙底标高-21m，前墙顶及部分隔墙顶设置2.0（宽³1.8m（高）的顶圈梁与廊

道底板结合为整体。坞内侧设置0.4m厚的钢筋混凝土衬砌。工程平面及剖面图见

图1、图2所示。 

 
图1 格形地下连续墙典型平面图 

 

图2 格形地下连续墙剖面图 

2 模型设计 

2.1 试验设备 

试验采用同济大学TLJ-150复合型离心机。该离心机最大容量150gt，最大离

心加速度200g，有效旋转半径3.0m，当离心加速度是100g时最大有效荷载是
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1500kg；当离心加速度为200g时最大有效荷载为750kg。本试验采用小模型箱0.5

³0.6m³0.5m（宽³长³高）。 

2.2 试验原理 

离心试验原理是指在离心场中，使试验模型受到超过重力的离心加速度作用，

来弥补因模型尺寸的缩小而导致的土体自重应力的损失。在根据试验要求设定的

合适的离心场中，模型中的土体能够恢复到原状土体的应力水平，从而达到模拟

现场实际状态的效果。此时，模型中各点的应力、应变与原型中对应点的应力、

应变相同。利用相似原理可以得到的模型与原型主要物理量之间的关系，见表1。 

表1 离心模型与原型的相似关系 

 

2.3 模型率的选取 

模型率选取的原则主要是根据试验设计的目的、实际工程中的结构物的尺寸、

以及模型箱的净空尺寸来确定。本次试验根据以上原则，并结合TLJ-150土工离

心机的工作条件，选取的模型率n为100，即试验时离心机稳定运转时的加速度为

100g（g为重力加速度）。 

2.4 模型制作 

为了研究格形地下连续墙的受力机理随前、后墙间距及其隔墙间距间的变化

规律，试验过程中对土层进行了简化，试验土层统一取为砂土。试验中对土层分

两次固结，第一次固结1h，停机补土后进行第二次固结，第二次固结时间是1h。

由于模型制作条件的限制，本试验用铝合金来模拟格形地下连续墙，其中中间隔

墙与前、后墙之间用螺栓进行连接。同时，根据试验的研究目的，格形地下连续

墙结构的厚度不是本试验的研究重点，且实际工程前、后墙和隔墙的厚度相差不

大，故把前、后墙和隔墙的厚度统一取为1000mm进行研究，也简化了模型的加工。

按材料的等效抗弯刚度，换算出铝合金模型中前、后墙和隔墙的厚度为7mm。前、

后墙的间距，按工字型截面根据等效抗弯刚度来确定，计算确定为70mm。考虑到

模型箱尺寸的限制，在格形地连墙长度方向上，取4个区格的工字型截面构成整

体模型，其模型尺寸布置见图3。 

2.5 数据采集 

本次试验主要的测量的内容有墙体应变、土压力和墙顶侧向位移。墙体应变

测量采用的是电阻应变片。在前墙内、外表面对应位置上各贴5个；在后墙内、

外表面对应位置上各贴4个；在隔墙上贴2个应变片，用以测量格墙所受侧向剪应

力的变化情况。模型箱的平面布置和应变片的测点布置见图4。 
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图3 模型尺寸布置图 

 
图4 墙体应变测点布置图 

土压力通过电阻应变式压力传感器来测量。前墙外侧（开挖侧）放置4个土

压力盒，后墙外侧（背土侧）放置3个土压力盒，在隔墙间的土体中靠近前、后

墙分别放置4个和3个土压力盒，土压的具体位置布置见图5。图6为实际模型中应

变片和土压力盒的布置图。 

 

图5 土压盒测点布置图 
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图6 模型测点布置图 

 

图7 位移传感器布置图 

2.6 试验过程 

试验模拟基坑开挖采用“停机–开挖–开机”的形式。在试验过程中分两次

开挖，第一次开挖5m，第二次开挖至10m。为了模拟实际工程中的最不利情况，

开挖至10m后不加支撑，即不模拟实际工程中底板。 

3 试验结果与分析 

3.1 土压力 

图8为前墙外侧土压力随开挖深度的变化。前外侧为开挖侧，从图8中可以看

出，最大土压力发生在土体未开挖时，随着开挖深度的增加，土压力值在减小。

当开挖5m和10m时，开挖侧的土压力都小于静止土压力，但在深度方向上差值逐

渐减少，在24m处开挖侧土压力和静止土压力趋于相同。这表明开挖侧被动区土

体强度没有充分发挥，也间接说明墙体位移很小，格形地下连续墙稳定性较好。 
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图8 前墙外侧土压力 

3.2 墙体变形 

图9为前墙位移随深度的变化曲线。从图9中可以看出，随着开挖深度的增加，

墙体位移明显增大，最大位移发生在墙顶。墙体最大位移发生在开挖11m时，其

值为11.8mm。要指出的是：试验中采用砂土模拟土体，其自立性较好，墙体位移

较实际偏小。在墙体深度的方向，墙体位移接近按线性变化趋势逐渐减小。同时

可以看出，在深度22m处的墙体位移趋近于零，表明墙体底部固接于某点，其位

移形式类似重力坝围护结构的整体倾覆位移模式。 

 

图9 前墙水平位移 

图10给出前、后墙弯矩的整体变化情况。从图14中可以看出，基坑在开挖5m

和10m时，前、后强的弯矩值变化趋势很接近，这表明了格型地下连续墙的整体

性很好，墙体属于整体变形模式。同时也间接地表明了在格形地下连续墙中，中

间隔墙起到了整体连接作用。 

 
图10 墙体弯矩 

4 结论 



中国建筑科学研究院有限公司地基基础研究所 

370 

通过对格形地下连续墙在砂性土中的离心试验研究，得出以下结论： 

（1）对格形地下连续墙前、后墙的弯矩进行分析可以得出，中间隔墙在格形

地下连续中起到了整体连接的作用，使得格形地下连续墙具有较好整体性。 

（2）格形地下连续墙的墙体变形类似于重力坝式的变形模式，验证了在实际

工程设计时，格形地下连续墙按类似重力坝方法设计的合理性。 

（3）格形地下连续墙的隔墙间土压力没有明显的变化规律，即没有明显的被

动区和主动区，隔墙间的土压力规律还有待进一步的研究。 

 




