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摘 要

由于造价经济、施工速度快、无噪音以及桩身质量保证度高等多个优点，静

压管桩基础已逐渐受到工程界的青睐，广东省在管桩的应用上更是走在全国的前

列。然而广东为石灰岩发育省份，因此在管桩的应用中常会遇到岩溶地质所带来

的种种问题。但是，目前关于岩溶地区管桩承载性能的研究还相对较少，其理论

尚不成熟。故本文将对岩溶地区管桩承载性能以及岩溶顶板受力稳定性进行较系

统的理论分析，以期推动管桩技术在岩溶区的应用及发展。

本文在总结大量关于静压管桩承载性能和岩溶区桩基稳定性研究成果的基础

上，将桩周及桩端岩土体均看作等效线性土弹簧来模拟桩土的相互作用，并仿照

传递函数法建立静压管桩基础的承载力计算公式。同时考虑到管桩挤土对桩周土

体的强化作用，对等效土弹簧的刚度系数k作出相应修正。最后利用迭代法解决了

极限位移点位置不能在桩身竖向位移函数被求解出来前预先得知而造成的求解矛

盾，并归纳总结出一套完整可行的求解流程。

在岩溶顶板受力稳定性分析上，本文认为顶板主要会出现弯曲破坏、冲切破

坏及剪切破坏这三种失稳破坏形式，并建立起对应于这三种失稳破坏形式的验算

模型。特别在岩溶顶板弯曲应力计算中按照顶板形状和边界条件将其简化为四种

力学模型，并利用板壳理论进行相关计算，最后采用考虑裂隙影响的格里菲斯强

度理论进行抗弯稳定性验算。

笔者根据上述理论研究成果并采用Fortran95语言编写了用于分析计算的

Lunwen程序，同时将其应用于广州某建筑工地管桩基础承载力分析计算和岩溶顶

板稳定性安全系数计算当中，把理论计算结果与现场静载试验数据相互对比后发

现两者的拟合程度令人满意，从而说明本文的理论研究成果及据此编写的Lunwen

程序较为可靠。

关键词：静压管桩；承载性能；岩溶；线形土弹簧；板壳理论



广东[业人学工学顾十学位论文

Abstract

Because of low cost、high construction speed、no noise and high quality，statically

pressed preeast concrete pile is widely used in construction engineering，especially in

GuangDong．But because limestone is widely distributed in GuangDong，much

problem may happen in the use of statically pressed precast concrete pile．However，

research on bearing capacity of statically pressed precast concrete pile in karst district

is small and not mature enough．So this dissertation do a deep and systemic research on

it，a11 work is provided for the use and development of statically pressed precast

concrete pile in karst distric．

Based on a lot of research on bearing capacity of statically pressed precast

concrete pile and stability of pile foundation in karst district，soil is regarded as linear

spring to simulate the pile—soil interaction，and calculational formula of bearing

capacity of statically pressed precast concrete pile is advanced by imitating the

transferring—function method．Meanwhile，because precast concrete pile can strength

nearby soil during construction，SO stiffness coefficient of soil spring is modified in

calculational formula．Lastly，calculational formula is solved by using iteration method

in order to solve the problem that is caused by the unknown parameter．

In this dissertation，bending failure、punching—shear failure and shear failure are

considered as primary failure mode of karst roof，and corresponding calculational

models are established．Especially in bending—stability analysis of karst roof，karst roof

is simplified for four mechanics models according to shape and boundary

condition．The bending stress of karst roof is calculated by using theory of plate and

shell，and the bending stability is discussed by using Griffith strength theory．

Based on above research harvest，author use Fortran95 to compile the Lunwen

program，and use this program to analyze the bearing capacity of statically pressed

precast concrete pile and the stability of karst roof．Result proves research harvest of

this dissertation and the Lunwen program are correct and dependable．

Key words：statically pressed precast concrete pile：bearing capacity：karst；linear soil

spring；theory of plate and shell
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第一章 绪论

1．1桩基概述

1．1．1桩基的定义与应用

基桩是深入岩土层中的柱型杆件，各基桩与连接桩顶的承台所组成的深基础

就称为桩基础，简称桩基[1]。上部结构荷载先通过承台分配到各基桩上，再通过

基桩传递到深部岩土层当中。由于深部岩土层强度与刚度较高，所以桩基础与浅

基础相比有承载力高和沉降小的特点。桩基主要在以下几种情况下应用：1 j上部

结构为高层或超高层建筑时，为满足建筑物对承载力、沉降及沉降差的严格要求，

使用桩基将上部结构荷载传递到较深且较硬的岩土层中。2、当地基土为软弱土层，

且采用地基处理不经济、不可靠或工期太长时，常采用桩基。3、当地基土软硬不

均或上部荷载分布不均时，采用桩基可灵活布桩，从而达到降低沉降和沉降差的

目的。4、当地基土为特殊性土，如可液化土，、湿陷性黄土、膨胀土和季节性冻土

时，常使用桩基以避免液化土由于液化引起地基承载能力失效而导致的建筑物下

陷倾斜，也可防止湿陷性黄土由于遇水下陷而造成的建筑物失稳，以及可抵御由

于膨胀土湿胀干缩或季节性冻土融沉冻胀而引起的地基土反复上胀和下沉。5、当

上部结构承受较大的水平荷载时，则往往使用桩基来承受水平力。6、当边坡由于

整体稳定性不足而发生滑坡时，则常采用桩基作为抗滑桩穿越滑动面来维持边坡

稳定。7、桩基在跨江(河)大桥中使用普遍。

1．1．2桩基的分类

1．1．2．1按照施工方法分类

桩基按照施工方法可大致分为灌注桩和预制桩两大类。

灌注桩是指预先在岩土层中使用钻机成孔(钻孔桩)、冲孔机成孔(冲孔桩)

或人工成孔(人工挖孔桩)后就地灌注钢筋混凝土桩体而成的桩基础形式；

预制桩是指在工场或工地预先制作好桩体(截面形式有方形，圆形和管形)，

然后使用各种成桩方法(锤打、振动下沉或静压)把桩体分段沉入到预定持力层

位置的桩基础形式。

灌注桩与预制桩之间的主要特点对比如下：

1、预制桩由于受成桩机械能量的影响，桩端最多只能进入强风化岩层3～5m，

而且当持力层较深或持力层之上存在较厚硬土层时，往往很难使桩端入岩。同时
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由于预制桩的桩径较小(一般都小于600mm)，就进一步造成预制桩的单桩承载力

特征值较低(一般小于3500kN)，而且桩身侧阻在很多情况下是承载力的主要来

源，因此在柱载较大时预制桩往往要通过群桩来满足承载力的整体要求。灌注桩

与预制桩相比就有桩长受岩土层状况影响较小的优点，以现在的机械能量来说，

机械成孔灌注桩大多都可进入到中、微风化岩层中，同时因桩径较大(一般大于

600mm，最大可达6000mm)使得灌注桩的单桩承载力较大。

2、预制桩通常都要分段沉入土中，在桩段与桩段之间都要设置接头。而根据

国内外学者的研究和现场的实测情况分析，接头通常都是预制桩的薄弱位置，沉

桩过程中发生的断桩事故往往出现在接头部位。同时，如果接头在施工时不注意

对中，就会令桩身的垂直度受到影响，从而削减桩的承载能力。而灌注桩由于没

有接头，所以以上由于接头存在而产生的问题也就不会出现了。

3、预制桩由于是在工厂或工地预先制备好，所以桩身的强度与质量通常较有

保证。而钻孔灌注桩如果清孔不彻底将可能导致泥皮较厚、桩底沉渣较厚和桩身

混凝土中夹泥的现象，不仅影响侧阻与端阻的发挥和加大桩基的沉降，而且还会

增加发生断桩事故的风险。

4、预制桩不会像灌注桩那样存在泥浆污染的问题，同时由于施工速度快且成

本低廉，所以越来越受到青睐。 ．。

1．1．2．2按照承载机理分类

桩基除了可按施工工艺来划分之外，还可按承载机理进行划分。桩在竖向荷

载作用下，桩顶荷载由桩侧阻力和桩端阻力共同承受，而桩侧阻力与桩端阻力的

大小及荷载分担比例，主要由桩侧、桩端地基土的物理力学性质，桩的尺寸和施

工工艺所决定。按竖向荷载下桩土相互作用特点以及桩侧阻力与桩端阻力的发挥

程度和荷载分担比，可将桩基分为摩擦型桩和端承型桩两大类和四个亚类。

1、摩擦型桩是指在极限竖向荷载作用下，桩顶荷载全部或主要由桩侧阻力来

承受的桩。根据桩侧阻力分担荷载的大小，摩擦型桩又分为摩擦桩和端承摩擦桩

两亚类。在深厚的软弱土层中无较硬的岩土层作为桩端持力层且长径l：l二L／d大于

50，或桩端持力层虽然较坚硬但埋深较大使得桩的长径1：：15L／d,很大(超过100)时，

传递到桩端的应力就很小，以至在极限荷载作用下，桩顶荷载绝大部分由桩侧阻

力承受，桩端阻力很小或可忽略不计，这样的桩通常称为摩擦桩。当桩的L／d较大

(50"---"l 00)，桩端持力层为较坚硬的粘性土、粉土和砂类土时，除桩侧阻力外，

2
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还有一定的桩端阻力得以发挥，桩顶荷载由桩侧阻力和桩端阻力共同承担，但大

部分仍由桩侧阻力来承受，这类桩就称为端承摩擦桩。

2、端承型桩是指在竖向极限荷载作用下，桩顶荷载全部或主要由桩端阻力来

承受，桩侧阻力相对桩端阻力而言较小的桩。根据桩端阻力发挥的程度和分担荷

载的比例，又可分为端承桩和摩擦端承桩两亚类。当桩的L／d很小(小于10)，桩

身穿越软弱土层，桩端设置在密实砂层、碎石类土层或中／微风化岩层中时，绝大

部分的桩顶荷载将会由桩端阻力来承受，桩侧阻力很小或可忽略不计，这样的桩

就称为端承桩。当桩的L／d较小(10～50)，桩侧土并不太软且桩端进入中密以上

的砂土、碎石类土或中／微风化岩层时，桩顶极限荷载就会由桩侧阻力和桩端阻力

共同承担，但主要还是由桩端阻力来承受，这样的桩就称为摩擦端承桩。

值得提出的是，以前有很多工程技术人员都认为嵌岩桩就是端承型桩，这是

对桩的承载机理认识不深的结果。前己述及桩的承载力是由桩的侧阻和端阻两部

分组成，且侧阻发挥在前，端阻只有在侧阻发挥到一定程度后才能逐渐发挥。而

侧阻又分土层段侧阻和岩层段侧阻，这样当嵌岩桩嵌岩深度较大时则岩层段侧阻

发挥主要作用并承担大部分的上部荷载，此时嵌岩桩应为摩擦型桩而非端承型桩。

就广东地区使用较为普遍的静压管桩而言，当软土层深厚持力层深埋或者遇

到广东地区较为普遍的岩溶地质(由于岩面犬牙交错，当桩端与岩面接触后往往

会出现断桩或斜桩的现象)的时候，管桩通常都无法以岩层作为持力层，上部荷

载主要是通过桩身侧阻来承担，这时的管桩就可以看成是摩擦型桩。而如果在深

度不大的地层中存在着平整的岩层或硬土层时，静压管桩则能够以其作为持力层，

这时管桩的侧阻和端阻就会共同承担上部荷载。但即使管桩能够入岩，可是幽于

静压管桩入岩的深度较小，而且当持力层为中风化的硬质岩时则会难以压入，所

以其端阻是有限的，不可能由端阻来承受绝大部分的上部荷载。因此，这种情况

下的管桩也只能是摩擦端承桩，而不可能属于纯端承桩。

1．2关于静压桩基础的研究成果综述

由于静压桩基础具有(1)无噪声、无振动，无冲击力，施工应力小，桩顶与桩

身不易损坏；(2)沉桩精度较高，不易产生偏心沉桩；(3)施工速度快，无泥浆排

放，施]：文明，场地整洁；(4)工程费用经济等优点，所以静压桩基础是广东现在

使用最为J一泛的桩基础形式之一。由于石灰岩地质在广东广泛存在，所以静压桩
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基础在使用过程当中常会遇到溶洞溶槽等问题。然而，针对岩溶地区静压桩基础

承载机理的研究工作相对还是较少，这就造成了理论跟不上应用步伐的滞后现象，

加强这一方面的研究工作有其必要性和紧迫性。

为寻找研究的突破点，本文先对国内外学者关于静压桩基础承载性能和关于

岩溶地区桩基础承载特性的研究成果进行简要的概括和分析。

1．2．1国内外静压桩基础承载机理研究成果的分析

1．2．1．1试验方面

静压桩基础承载机理的试验研究主要是通过某种方法和仪器对承受桩顶压力

的现场试验桩或实验室模型桩进行物理力学测量，通过对试验数据的分析而得出

静压桩基础承载机理的理论认识并进而建立相应的模型公式。

Seed&Reese(1955)[2，3，4]在工程中发现当桩打入粘性土后，桩的承载

力会随时间而增加，他们认为主要是由于沉桩引起的超孔隙水压力随时间消散引

起的。

Kens(1962)在直径6．4m、深1 0．4m的大型沙坑中用不同直径的平底探头

(45mm一320mm)在不同密实度的均匀石英砂中作了大量试验，观测了端部阻力和

平均侧摩阻力随贯入深度的变化规律，提出了临界深度的概念，并从试验结果中

得出了临界深度随着探头直径与砂土密实度增大而增大的结论。

1992年，Bond A．J＆Jargine R．J[5，6]在超固结土中作了一系列静压桩的现场

试验。采用长度7m，直径102mm，600桩尖的模型桩。并在桩身安装轴向压力传感

器，应变片和温度补偿片，孔压计和位移传感器。试验测量了桩在静压过程中土

的固结、孔隙水压力消散过程和静载试验过程中桩土接触面上的有效应力变化。

Lehane等(2001)[7]通过了干松砂中的静压桩模型试验，研究了应力水平、

桩的直径、开口管桩壁厚等参数的影响。结果表明土塞刚度与承载能力可以表示

为圆锥刺入端部阻力与加载之前的填充率的简单函数。

胡幼常(1 995)[8]通过模型桩试验观测了桩贯入桩端持力层过程中地基土的

位移场，并测得桩端阻力随桩端沉降的变化曲线。其试验结果表明对于桩端进入

持力层超过一倍桩径的群桩来说，地基土的破坏为单独刺入破坏，桩端阻力机理

为压缩机理。

李林涛(2003)[9]依据某工程三根静压桩的单桩竖向抗压静载试验和高应变

动力试验，通过对桩身材料特性、桩侧阻力和桩端阻力发挥性状、桩身荷载传递

4
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机理的分析，研究和比较了桩的动、静载试验荷载一沉降特性。结果表明，高应变

计算的Q—S曲线和静载试验实测结果相比，在荷载较小时高应变计算的沉降较大，

在荷载较大时高应变的结果较小。高应变试验模拟结果与静载结果的不同，与其

测试分析中采用的数学模型有关。由于实际混凝土荷载变形的非线性，以及高应

变动测中桩产生的位移特别是桩端位移较静载试验中的小，使得高应变计算的Q—S

曲线在荷载较大时一般不可能有静载试验那样大的位移和明显的陡降段。在采用

高应变动测模拟Q—S曲线时应考虑这些因素的影响。

林本海(2004)[10]分析了静压桩的沉桩机理，说明了压桩力和承载力之间

的不同和相互关系，并通过对大量压桩试验资料的分析最终提出了压桩力和承载

力之间的经验换算公式Q。=(1．25-14／入)P：。其中：Q。，P：。分别为静压桩单桩极限

承载力与压桩终止压力；入为桩的长径比。从上述经验公式可以看到，长径比是

影响压桩力和承载力之间关系的重要因素，不过该公式没有考虑到桩身范围的土

层性质的影响。

从上述的文献看来，由于试验研究是针对现场试验桩或实验室模型桩而进行

的，所以能较好地反映静压桩在压入及承受桩项竖向荷载作用时的实际工作状况

和桩周(端)岩土的物理力学响应。因此，由试验研究得出来的结论通常都与实

际较为接近，对工程应用具有指导作用。

1．2．1．2理论方面

理论研究是通过建立各种类型的理论模型去模拟静压桩在压入或承受桩顶荷

载作用时桩侧阻、桩端阻和桩周(端)岩土的物理力学特性反映。

Vesic(1972)[1 1]首先提出了圆孔扩张理论，经典的圆孔扩张理论是把土体

假定为理想弹塑性体，材料服从Tresca或Mohr．Coulomb屈服准则，根据弹塑性理

论，给出无限土体内具有初始半径的柱形孔或球形孔被均匀分布的内压力P所扩张

的一般解。后来经过Carter、Randolph等人的发展，现已成为研究沉桩对周围土层

影响最为广泛的一种方法。

罗惟德(1990)[12]根据桩在压入过程当中的实际桩土相互作用情况，．甩全

深度剪切弹簧和变深度剪切弹簧去模拟桩土的相互作用，并建立一个基于弹性的

桩顶压力和桩顶沉降的计算公式P=EAbhS(P，S分别为桩顶压力与桩顶沉降；E，A

分别为桩身的弹性模量与截面积；b，h为与桩侧土性质、桩身尺寸相关的参数)，

并通过该公式估算单桩的极限承载力。不过在其理论推导过程中并没有考虑到静
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压桩挤土效应对参数的影响。

王伟(2005)[13]基于饱和软土中静压桩单桩引起的三维超静孔隙水压力的

消散和桩周土的固结，考虑桩土接触面的破坏形式，获得了估算考虑时间效应的

单桩极限承载力增加值的解析解：

AQ。。，=△盯：．LA+U
2

△Q。。。为间歇期t的承载力增量；△6吼为桩端土的竖向有效应力增量；A tr,o与△

t吼分别为桩顶部、桩底部破坏面上的土抗剪强度增量；A，U分别为考虑接触面土

壳效应的桩的断面面积、周长；L为桩的入土深度。

理论研究成果的好坏取决于理论模型建立所基于的基本假设和基本理论能否

J下确模拟静压桩和桩周(端)岩土在桩身压入以及承受上部荷载作用时的实际受

力状态。一般来说，所建立模型基本可分为弹性模型和弹塑性模型。弹性模型较

为简单但较难很好地反映出实际状况，这是因为在承受较大的荷载或变形时，桩

土都表现为明显的弹塑性；而弹塑性模型虽然较为拟合实际，但是参数多和计算

繁复是其最大的不足，因此其工程应用受到限制。

1．2．1．3数值分析方面

-在有限元理论及有限元软件迅速发展的今天，数值分析计算越来越显示其优

势。

。Caputo和Viggiani(1984)[14]经探讨桩身周围荷载一位移关系的非线性后认

为：桩的非线性主要发生在桩土界面处，而桩一桩，桩一桩帽，桩帽一土单元之间的

相互作用用线性单元模拟精度已经足够。

Simons(．1985)[1 5]和Smith．(1986)[16]应用小变形有限元方法分析了开口

钢管桩的打入过程。

Chow(1986)[1 7]指出在群桩中单桩的桩一土界面处的土体应变很高时，会

出现相对滑动，此非线性仅局限于桩身附近的一个较窄的区域，绝大部分桩周土

承受的应变水平是相对较低的，基本上保持着弹性。

Liyanapthirana(2000)[18]应用大变形有限元方法对开口钢管桩在砂土中打

入过程的模拟，该研究结果主要集中在桩端土塞的应力应变特性。

张明义(2004)[19]对有限单元法在桩的应用方面做了总结：桩体贯入的有

限元分析有大变形模型和小变形模型两种方式。小变形为最早研究的方法，小变

6
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形并非完全J下确，因为在静力贯入中，在桩侧产生很大的侧向应力。为了弥补这

～缺陷，沉桩过程宜采用能够处理几何非线性和材料非线性的大变形分析方法，

在桩土界面处理上，应采用滑动面算法。

与理论研究相似，数值分析的结果能否让人满意取决于分析的前提假设和单

元特性是否与实际情况相符。对于桩身的有限元模拟比较简单，因此研究的重点

基本上都集中在土的破坏模拟和桩土界面的模拟上。

1-2．2国内外岩溶地区桩基础承载性能研究成果的分析

随着当今工程建设的迅猛发展，越来越多的桩基础要在不良地质一条件下施工。

就广东而言，由于石灰岩地质普遍发育，所以岩溶区的桩基选型、设计和施工问

题越来越受到关注。冲钻孔灌注桩在一定条件下是适用于处理岩溶地质问题的，

但冲钻孔灌注桩存在着以下几个明显的缺陷：1、规范要求桩端必须进入微风化岩

中1d，且其下3d范围内无溶洞，对顶板厚度小于3d的溶洞必须穿越。这样就使得

桩的入岩量较大，而且要求机械必须有强大的破岩能力，但受到机械能量的限制

不一定能使桩端进入到规范所规定的岩层深度。同时由于钻头在坚硬石灰岩中进

尺较慢，所以施工速度往往成为问题。2、在冲钻成孔过程中如不慎冲(钻)穿溶

洞顶板就会使泥浆迅速流进溶洞中，造成泥浆面迅速下降，如果不采取特殊的护

壁措施或补浆不及时就会造成孔壁塌陷和地陷。3、在成孔过程中还会经常产生卡

钻(锤)和埋钻(锤)的问题。4、溶洞顶板通常都会存在裂隙、溶沟和溶槽等通

道，在灌注混凝土时难免会令一部分混凝土通过上述通道进入溶洞中而造成混凝

士的浪费。5、由于石灰岩地区基岩面高低起伏、壁面陡峭，所以当桩锤和钻头碰

到灰岩岩面时就会沿岩面的倾斜方向偏斜而导致斜孔。由于冲钻孔灌注桩在石灰

岩地区中应用时存在以上的缺点，所以预制桩在岩溶区的应用越来越普遍。但由

于预制桩碰岩后同样会产生斜桩和断桩的现象，所以桩端往往无法入岩。因此，

预制桩的单桩承载能力受到了限制，需要通过群桩来满足承载力和变形的要求。

由此看来，岩溶区的桩基选型、设计和施工问题的确比较复杂，而由于工程应用

的需要，所以国内外许多学者己_丌始对岩溶区的桩基承载性能进行不少的研究。

1-2．2．1试验方面

刘铁雄等(2002)[20]应用相似原理和桩体与溶洞顶板的作用原理，推导了

模型与原型的转换关系；用相似材料对岩溶地区的扶岩岩体特性进行模拟，同时

把岩溶地Ⅸ顶板简化为一完整的矩形板，其边界条件为两对边简支，另两对边自
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由，而把岩溶地区的嵌岩灌注桩简化为只承受竖向荷载的端承桩；在自制的桩基

物理模型上，对3个模拟顶板试件进行破坏性静载试验，从而得出3个试件的顶板

极限荷载～位移曲线。但由于难以准确描述溶洞特性对桩基承载力的影响，且溶

洞项板一般为非完整的矩形板，因此在没有实测数据与之进行对比的情况下，说

服力显得不足。

金书滨(2005)[21]结合岩溶地区两个工程实例的工程桩静载荷试验和应力

测试结果，对桩的荷载传递特性进行了对比分析，桩端岩溶对桩承载特性的影响，

不仅表现为对桩端阻力的影响，对桩侧摩阻力也会产生影响。计算结果表明，桩

端岩土的变形模量对承载力影响很大，随着变形模量增大，承载力将大幅提高。

由于溶洞形状、大小和分布以及岩溶顶板与围岩的连接情况均复杂多变，想

要通过室内模型试验把岩溶区的实际情况较好地模拟出来是比较困难的，所以试

验研究工作主要还是针对室外现场试验桩。

1．2．2．2理论方面

刘铁雄(2002)[22]在其博士论文中把岩溶顶板作为弹性力学中的薄板来处

理，采用已有的板壳理论研究成果对顶板的内力进行简化分析。但在其理论假设

中没有考虑到侧阻与上覆土层重量对岩溶顶板受力的影响。

赵明华(2002)[23]通过对岩石变形特性及其破坏机理的深入分析，对岩溶区

桥梁桩基桩端持力岩层安全厚度的确定进行了较全面的探讨，结合桩端持力层岩

石的破坏机理，在综合考虑了桩端持力岩层的抗冲切、抗剪切和抗弯拉破坏性状

后提出了桩端持力岩层安全厚度的确定方法，。

赵明华(2003)’[24]基于模糊集理论，结合湖南省某跨渠桥桩基工程地质勘

察资料，建立了桥梁基桩桩端溶洞顶板稳定性的模糊二级综合评判模型与模糊极

限平衡分析模型，并分别解决了相应的模糊分析参数构造与评价方法问题，最后

应用于某实际工程，分析结论与实际情况符合良好。

龚成中(2006)[251从顶板的稳定性角度出发，运用结构力学分析方法，对

单一溶洞存在时桩基承载力的确定进行了分析。根据不同的约束条件，把顶板分

别模拟成梁、拱、板模型，分别计算每一种情况下桩基荷载，并取其最小值作为

桩基的最大容许荷载。，

从上述文献可以看出，岩溶地区桩基础的承载力受制于岩溶顶板受力的稳定

性，而顶板的受力稳定主要包括抗冲切、抗剪切和抗弯拉稳定。
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1．2．2．3数值分析方面

艾凯(2003)[26]为了研究岩溶地区桩的受力特点，采用有限元法模拟岩溶

地区桩基的工作方式，分析了岩溶顶板厚度对桩的影响以及桩的受力状态。计算

结果表明：岩溶顶板厚度对桩的影响较大，溶洞的位置对桩的应力不产生影响，

仅对桩的位移产生影响。

龚成中(2005)[27]利用有限元分析的方法，着重讨论了岩溶地区桩基承载

力的主要影响因素。数值模拟表明：在岩溶地区。溶洞高度对桩的极限承载力影

响较小，而溶洞顶板跨度和厚度对极限承载力影响较大。

从以上数值分析研究成果看来，影响岩溶顶板稳定的关键因素为顶板的厚度、

跨度以及顶板与围岩的支撑形式。

1．3本研究课题拟开展的工作

从上述对国内外学者研究成果的分析讨论可以看出对岩溶区桩基础承载性能

的研究手段主要分为试验研究、理论分析和数值分析这三大方面。

试验研究一直都是岩土工程理论得以发展的重要基石，不少的理论成果都是

从试验数据反分析而得出来的，而且由于试验通常都能较好地反映和模拟现场条

件，所以通过试验得出的数据、参数和经验公式通常都对工程应用具有较好的指

导意义。不过由于试验往往都是针对特定的场地条件，所以试验结果也具有很明

显的区域适用性，当实际条件和试验条件相差较远时就会令试验成果失去正确性。

理论研究和数值分析可以说是试验研究的升华，而且比起试验研究更能推广

到普遍情况。只要理论的|j{『提假设能符合实际，选取的模型能反映桩土的工作状

态，这样理论解答和数值分析结果是比较有生命力的。例如圆孔扩张理论就能较

好的模拟出静压桩在压入过程中的桩土相互作用，因此该理论也成为研究静压桩

挤土效应的重要理论之一；又如刘铁雄在其论文中提到用板壳理论解答去求解岩

溶顶板受力状况，只要顶板的实际情况能满足或近似满足板壳理论的基本假设，

其理论解和实际解就会有较好的相容性；再有就是不少国内外学者用各种接触面

单元去模拟桩土相互作用，同样也得到了令人满意的成果。但是很多学者在进行

理论研究时过多地想把工程中的实际影响因素都考虑进去，造成使用的模型越来

越复杂，理论参数也越来越多。这样的做法在理沦上可更好地去模拟实际情况，

但是山此造成的繁复性往往会使得理论研究成果在应用时很幽难。同时参数的过
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多也是一个问题，如某文章使用了弹塑性模型去模拟桩身破坏效应，同时采用

Maxwell模型去模拟桩周土层强度的时间效应，这样表面上能比较全面地反映桩身

范围土体的破坏效应和压桩过后的土体强度恢复效应，但是公式中的参数多达十

几个，使得理论成果成为空中楼阁。

在总结分析前人的研究工作后，可以发现目前对于岩溶地区桩基承载机理的

研究还主要集中在大直径冲钻孔嵌岩桩上，而且理论分析过程较为繁复且难以推

广应用。同时，专门针对岩溶地区静压管桩承载机理的研究工作进行得仍相对滞

后而且成果不多。因此，本论文拟在前人研究成果的基础上，并立足于简单实用

的原则建立一个既能反映桩土相互作用又可考虑岩溶顶板受力稳定的单桩承载能

力计算模型，而该计算模型的构建与求解过程可归纳为以下两个部分：

l、管桩承载模型的建立和求解：将桩周及桩端岩土体均看作等效线性土弹簧，

以此模拟桩土的相互作用，并仿照传递函数法建立管桩的承载力计算公式，在此

过程中考虑到管桩挤土对桩周土体的强化作用，通过引入挤密函数J(r)对等效

土弹簧的刚度系数k进行修正。在模型的求解过程中，利用迭代法解决极限位移点

深度位置不能在桩身竖向位移函数被求解出来前预先得知而造成的求解矛盾。

2、岩溶项板受力稳定性分析：在假设顶板主要会出现弯曲破坏、冲切破坏及

剪切破坏这三种失稳破坏形式的基础上，建立起对应于这三种失稳破坏形式的验

算模型公式。特别在岩溶顶板弯曲应力计算中按照顶板形状和边界条件将其简化

为四种力学模型，并利用板壳理论相关研究成果进行分析计算，最后采用考虑裂

隙影响的格里菲斯强度理论进行岩溶顶板的抗弯稳定性验算。

lO
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第二章 静压管桩承载模型的建立和求解

2．1静压管桩承载模型的建立

在单桩沉降计算中传递函数法是～种逻辑严密、运算简单的理论计算方法。

实际上，只要对传递函数法作出一定的修正即可得出单桩承载力的理论计算公式，

甚至还可以导出桩顶压力和桩顶沉降的理论曲线(即P～S曲线)。

该方法在1990年由罗惟德[12]所提出，其建立过程如下：

首先把桩看成是一线弹性杆件，桩周和桩端岩土体均看成是连续均匀的线弹

性材料，并用线性弹簧模拟桩周和桩端岩土体与桩身的相互作用(见图2-t．a)，

即暂不考虑塑性和非线性效应，其目的是为了避免繁复的计算。同时，认为当桩

身竖向位移小于某～极限位移值u．(极限位移点所在的深度假设在桩顶以下L．处)

时，桩与紧贴桩壁的土体不发生相对位移，此时的桩身侧阻力随着桩身竖向位移

的增大而线性增大；反之则认为桩身与桩侧土体已发生相对位移(即桩土破裂)，

桩侧土不能再提供更大的桩侧阻力。

P

×| 个

刁i l

P(X)

个t(x)=k术u(x)术dx

P(x)+dP(x)

(a) (b)

图2-1管桩承载模型简图

Fig．2-1 Simple drawing of load-bearing model of

statically pressed precast concrete pile
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之后取桩身的一个微分段(计算简图见图2-1．b)进行计算，利用微元体的平

衡方程和物理方程推导出类似于传递函数法基本方程的微分公式。其中公式(2．1)

适用于桩顶到u。所在点的桩身范围(即桩身竖向位移大于极限位移值u。的桩身范

围)，而公式(2．2)则适用于u。所在点到桩底的桩身范围(即桩身竖向位移少于

极限位移值u。的桩身范围)。

剧等一ku州_0．⋯⋯·@(啦“。或。≤石≤L珊) (2．1)

尉学一砌(加o．．⋯·o(哪“州或三朋≤z≤三) (2．2)

其中：E一一桩身弹性模量(Pa)

A一一桩身截面面积(m2)

L一一桩长(m)

u(X)一一桩身任一点的竖向位移(m)，其正方向与图2-1．a中X轴正方向同

向

u。一一极限位移(m)

L广一极限位移点到桩顶的距离(m)

k一一单位厚度桩侧土的等效刚度系数(Pa)

通过对公式(2．1)及公式(2．2)的联合求解，同时代入相应的边界条件后

就可得到桩身竖向位移函数u(X)的具体表达式，再利用弹性力学中的几何方程和

物理方程就可进一步计算出桩身任一点的应变和应力以及桩顶压力和桩端反力。

当然．，上述计算公式是针对单一土层而言的，如果要将其推广到多层土中只

需对该公式进行适当的扩展即可，具体做法如下；首先根据桩长范围内土层的具

体层数及各土层的具体深度位置来划分桩身计算单元段并建立每个计算桩段内的

微分方程，微分方程的建立方法及具体形式与公式(2．一1)及公式(2．2)类似，

只须把计算公式中的参数k换成相应土层的k值(k。、k：、k。⋯⋯k。)即可。由此可

得到微分方程组(2．3)，对该方程组进行联合求解并代入相应的边界条件就能最

终求解出各计算桩段内的桩身竖向位移函数u。(X)、u：(X)、tl。(x)⋯⋯u川(x)。微分

方程组的具体求解方法详见本章第三节。

尉掣一即。=o．I⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．．(o≤工≤lj)
12
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尉掣一咖册：o-．⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯“≤石轧)
以X

别掣一尼。“珊：o⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．(，小一1≤x≤Lm)
dx‘

一kmU州+l(X)=0⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯··(三朋≤X≤，朋)

别掣一尼川“。(x)：o⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．(z脚≤x≤In-1)
clx。

一后。U。+l(x)=0⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯··(，。一l≤x≤L)

(2．3)

其中：E、A、L、u。、L。一一意义同公式(2．1)及公式(2．2)

n一一桩身范围内的土层数目

m一一极限位移点所在土层的土层号

1。、l。、l。⋯⋯1州一一桩身范围内各土层层底埋深(m)

u。(X)、u：(X)、u。(X)⋯⋯u川(X)一一各计算桩段竖向位移函数(m)

k。、k：、k。⋯⋯k。一一桩身范围内各土层所对应的单位厚度桩侧土等效刚度

系数(Pa)

在上述计算公式当中有一个非常重要的计算参数k，该计算参数的物理含义为

单位厚度的桩侧土在桩身发生单位竖向位移时对桩身所提供的侧阻力大小．，其单

位为Pa。k值可以认为是单位厚度桩侧土(弹簧)的等效刚度系数，它宏观反映了

桩侧土层的综合强度和综合刚度效应。计算结果对k值的取值是相当敏感的，所以

能否对k进行合理的取值成为了计算当中关键的一环。为此，罗惟德提出了他个人

的计算方法，具体如下：

桩身在受到竖向荷载作用并发生竖向变形(沉降)后，桩侧土体受到桩身拖

动也会产生相应的剪切变形，并形成一定范围的剪切变形区域，土体的剪切变形从

宏观上可以简化成如图2-2的竖向位移模式(注意桩侧土体竖向位移函数V(r，x)的

币方向与桩身竖向位移函数u(x)的Ir方向同向)，即认为桩侧十体的竖向位移函

学以

学以
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数为二次抛物线，并把其函数形式取为公式(2．4)，对公式(2．4)求r的一阶偏

导数后得出公式(2．5)，同时注意到以下两点：

l、桩与桩侧土体是共同作用的，也就是说在r=R，(桩身半径)处桩身竖向位

移应等于桩侧土竖向位移，即有V(x，r)=u(x)①；

2、由于之前已经假设了土体是均匀连续的，所班土体的竖向位移函数在没有

突变荷载作用的地方也应该是连续且光滑的，也就是说在r=R。(桩侧土体剪切变形

区外边缘到桩中心距离)处应有V(X，r)=0②和V 7(x，r)=O③。

把①、②和③这三个边界条件代入公式(2．4)和(2．5)后即可得出参数a。、

a．和a。的具体表达式，详见式(2．6)。

V(r，x)=u(x)(a2r‘+atr+ao)

V’(r，x)=u(x)(2a：r+a。)

1 R，

如2瓦砰 吼一讶哥

舯^=等
V

U(x)

铲号手

]一、V(r，x)=U(X)(a。r2+a．r+a。)
＼、

}二一∑r号R1 R2

图2-2桩侧土体竖向位移函数简图

r

Fig．2-2 Simple drawing of vertical displacement of soil

(2．4)

(2．5)

(2．6)

在得出a：、at和a。这三个参数后即可推导出桩侧土体竖向位移函数V(X，r)的形

式，但必须注意到由于桩身竖向位移函数u(x)还没有求解出来，所以V(x，r)的具

体函数形式是不知道的，但此时已经能够利用它柬推导出公式(2．1)和(2．2)

当中的计算参数k的表达式。具体做法如下：

14
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首先把参数a。、at代入公式(2．5)中并得出公式(2．7)，同时注意到桩侧土

体竖向位移函数V(x，r)对r求一阶偏导数之后所得出的函数V 7(r，x)就是桩侧土

体的剪切变形函数，也就是指公式(2．8)是成立的。根据材料力学相关理论[28]

可知土体的剪切应变能密度的表达式为公式(2．9)。对公式(2．9)进行体积积

分后即可得出土体剪切应变能，注意此时只对单位厚度的桩侧土进行积分运算，

最后应得出单位厚度桩侧土体的剪切应变能表达式(2．10)。

同时，因为在表达式(2．10)的整个推导过程当中有一个假设自始贯穿其中，

那就是桩身竖向位移为u(x)，所以表达式(2．1 0)的准确含义应为单位厚度桩侧

土体在桩身发生大小为U(X)的竖r．J位移时的剪切应变能。前已述及，计算参数k的

物理含义为单位厚度的桩侧土在桩身发生单位竖向位移时对桩身所提供的侧阻力

大小，故必须假设桩身发生竖向位移为u(X)并且取单位桩长来计算等效土弹簧的

应变能，根据线性弹簧应变能计算公式可知此时土弹簧的应变能为ku2(X)／2。同时

注意到桩侧土体己等效成土弹簧，根据能量守衡原理必然有：单位厚度桩侧土体

在桩身友生大小为u(X)的竖向位移时所产生的剪切应变能=单位厚度等效土弹簧

在发生大小为U(X)的竖向变形时所产生的应变能，也就是指ku2(x)／2与公式(2．10)

等号右边的表达式是相等的，经运算后即可得出计算参数k的具体表达式(2．1 1)，

对于不同土层只需代入与该土层相应的剪切模量G和参数九．就可计算出各土层所

对应的k值。

∥∽加吣)(赤一寿) (2-7)

f(，，z)=矿’(，一，互)=“(x)(jjj-_ir—jj；牵) (2．8)

w化加三G z-2=≯∽c赤一赤，2 ㈦9，

矿=￡w(¨)dr=工j1 Gr 2咖

=工圭魄2(J)(i≠孑一i搴亨)2咖 注意到：咖=耐劬

=≯㈤汀c焘一筹哥肭胁
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：生哗竺“z(z) (2．10)
O九．

W：鱼塑：g丝垒!±‰z(x)
2 62，

、7

j k：生掣 (2．⋯
3兄，

其中：G一一土体剪切模量(Pa)

^～计算参数，丑=警
Rl一一桩身半径(m)。

R。一一桩侧土体剪切变形区外边缘到桩中心距离(m)

在求解了各土层的计算参数k值之后，就可以将其代入到微分方程组(2．3)

中并进行相应的求解运算。罗惟德在其论文中也给出上述微分方程组的一般解答

思路，但由于在计算桩身竖向位移函数Ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n，n+1)的时候必须知道

极限位移点(即桩身竖向位移等于极限位移值U。的所在点)的具体位置，而在甜，(x)

被求解出来之前极限位移点的位置是无发得知的，所以在罗惟德的论文当中并无

提出UiO)通解的具体形式。对于“，@)(i=1，2，⋯⋯，n，n+1)的具体求解方法，本文

将存本童篇三节当中详细叙诔。

2．2对静压管桩承载模型的讨论及修正

2．2．1对静压管桩承载模型的讨论

在上述承载模型的建立过程中，均把桩周和桩端岩土体看成是连续均匀的线

弹性介质，并用线性弹簧去模拟桩周和桩端岩土体与桩身的相互作用。但是在桩

身承受大型荷载作用的时候，桩周和桩端岩土体会因应力水平较高而表现出明显

的非线性和弹塑性。此时，上述承载模型得以建立的前提假设将不能成立，理论

结果也会失去对实践的指导功能，所以对于大直径钻(冲)孔灌注桩而言上述承

载模型是不能予以采用的。然而对于静压管桩来说，由于受到沉桩机械能量的影

响，桩端最多只能进入强风化岩层3～5m，而且当持力层较深或遇到广东地区常见

的岩溶地质时静压管桩桩端通常都无法入岩，再加上桩径较小，这就造成了静压

管桩的端阻力发挥极其有限，同时桩径小也会降低侧阻力的数值(因为桩身表面

16
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积与桩径成正比)，从而使得静压管桩的单桩承载力比大直径灌注桩要小得多。

而由于静压管桩的单桩承载力小，所以静压管桩在极限荷载作用下桩和桩周(端)

岩土都处于较低的应力水平，桩土都表现出较为明显的线性特征(这一点可以从

众多的静压管桩静载试验中得出)。因此，把静压管桩桩周(端)岩土看成是连

续均匀的线弹性介质，并用线性弹簧去模拟是具有一定的合理性。也就是说，上

述承载模型是适用于静压管桩的。

2．2．2静压管桩承载模型的修正

在本章第一节当中已经提及过单位厚度桩侧土等效刚度系数k值的大体计算

方法。然而，对于静压管桩而言该参数应予以一定的修正方可应用到承载模型的

求解中。众所周知，在静压管桩压入土层的过程当中必然会伴随着挤压桩侧岩土

体这一附加效应的产生，原本位于桩身范围内的土体将被桩体所替代并向桩侧挤

压，于是在桩侧一定范围内形成一个挤土区域(见图2—3．a)。在该挤土区域当中

土颗粒将重新排列并趋于密实，土体的强度和刚度也会相应地增大。而作为反映

桩侧土体强度和刚度综合效应的计算参数k值，在土体受到挤密的情况下同样也应

该得以提高。因此，必须把挤土效应考虑到k值的计算当中。

为此，引入挤密函数J(r)=a+br(见图2—3．b)，J(r)的物理意义为桩侧挤土

区中的土体被挤密后单位体积内土颗粒质量的增加量和原有土颗粒质量的比值，

即J(r)表示挤土过后土体中某点土颗粒质量的增加率。

为求解J(r)当中a署l：Ib这两个参数，必须寻找两个条件予以计算。首先可以得

知的是，在挤土区最外边缘处挤密函数J(r)的值应为零，即当r=R。(挤土区最外边

缘到桩中心距离)时，J(r)=0；由此可得到关系式b=-a／R。。此外，在静压管桩完

全压入到土层之后，管桩就会把和桩身等体积的土体往挤土区挤压。根据质量守

恒定律，挤土区范围内土颗粒质量的总体增加量应等于与桩身等体积的土体中土

颗粒的质量。在考虑NJ(r)的物理含义之后，我们知道挤土区范围里某一微小体

积内的土颗粒质量的增加量为dM。=J(r)dv*p。(p。为土体的干密度，即单位土体体

积内土颗粒的质量)，由此可知对上式进行体积积分(体积积分范围为桩侧挤土区

范围，并取单位厚度进行计算)后应能得到单位厚度挤土区范围内土颗粒质量的

总体增加量M。(具体运算见公式2．1 2)。同时可知，与单位长度桩身等体积的土体

中土颗粒的质量M：=7rR≯P。，并且根据上述观点应有M。=M。，即公式(2．1 3)成立，

并山此可推导出参数a的表达式(2．1 4)。此时，J(r)的具体表达式已经得到。
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M。=．￡，(，)dr木Ps=工(口+6，．)dr宰Ps

Ml

=工(俨云岫饥

=雎∽百a尸)rdOdr饥
：2万『．旦(

L2、

=M2

2万№
L

班确一隶(弘确卜

_砰)一面a(弘聊卜=廊?木风
一 一3(1+2旯2)≥a=二-———÷

8元：+12兄：

其中：兄2=
尺3一Rl

2Rl

R。一一桩身半径(m)

R。——挤土区最外边缘到桩中心距离(m)

挤土区范围

挤密函

(a)

r

O

】

注意到：b=-a／R。

注意到：dv=rd劬

(b)

图2—3静压管桩对桩侧土体横向挤密示意图

Fig．2-3 Simple drawing of soil compression of

statically pressed precast concrete pile

(2．12)

(2．13)

(2．14)

r
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众所周知，随着土体密(实)度的增长，土颗粒之间的咬合作用也将加强，

而作为土颗粒之间相互咬合作用综合体现的土体剪切模量G值也应得以提高。同时

注意到挤密函数J(r)不但是土体土颗粒质量的增加率，而且也等价于土体干密度

的增加率。因此，本文作出以下一个理论假设：土体内土颗粒质量的增加率(即

挤密函数数值J(r))与土体剪切模量的增加率成正比例关系，即有公式(2．1 5)，

通过使用挤密增加后的土体剪切模量G 7去计算土体剪切应变能来把静压管桩的

挤土效应考虑到k值中去。

在用挤密增加后的土体剪切模量G 7去计算土体剪切应变能时必须注意桩侧

土体剪切变形区域和挤土区域之间的关系，因为两者之间的关系直接影响积分公

式的具体形式乃至积分的结果。桩侧土体剪切变形区域和挤土区域之间的关系可

分为以下两种情况：

1、剪切变形区域大于挤土区域(即R。>R。)：此时土体剪切应变能应分为两

个部分进行计算。剪切应变能第一部分的积分范围是桩径到挤土区域外边缘之间

的圆环范围(R。<r<R。)，该范围由于处于挤土区域中，所以剪切模量G应该考虑

挤土效应所造成的提高，即G’=(1+，(厂))串G。参考公式(2．10)的建立方法，并

注意到剪切模量G己由G’所替代，即可得到第一部分的剪切应变能W。计算公式

(2．16)。剪切应变能第二部分的积分范围是挤土区域外边缘到剪切变形区域外

边缘之间的圆环范围(R。<r<R。)，该范围由于已超出挤土区域，所以仍采用原

始的土体剪切模量G进行剪切应变能的计算。同样参照公式(2．10)的建立方法并

得到第二部分的剪切应变能w：计算公式(2．17)。上述两部分剪切应变能相加后即

为土体的整体剪切应变能，同样参照公式(2．儿)进行k值的计算，其结果见公式

(2．1 8) 。

G 7=(1+，(，))宰G (2．1 5)

％=工。w(厂，x)咖=工。圭G 7f 2咖

=睁叶口一争2∽c焘一焘灿注蒯：咖=耐觎
=≯㈨胛”口一专c焘一赤脚觎
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：—G勿u—e(x)I!竺±三!!!±三生2：+竺(兰Q刍：±!Q刍±!!一!竺±尘!!±兰垄211±三垒!：
4A4 I 20 30(1+222) 6

+!!±三211±兰垄幽±三垒1
6

％=f2 w(r，x)咖=．c：圭Gf2咖

+垫±!塑±三型一!竺±!!!!±三刍兰一堕盟I
3 2 4 I

(2．16)

=工：圭G“2(x)(荔≠孑一i搴牵’2咖 注意到：咖=埘胁

=≯∽胛c焘一赤肺劬
=等m护3(1+2锄4-6(1+2栅啦)2+8(1+2似⋯硝】

(2．1 7)

∥=形。幔=华
≥尼：竺l螋三垒o!!兰竺垄!墼业一坠巡坚垡±三型

2^4 l 20 30(1+22,2) 6

上!!±塑!±三垄!：!!±圣垒2：
6

+垫±1211±三型一!竺±1211±兰垄!一堕坐l
3 2 4 l

+嘉【(1嘲)-3(1栩z)4-6(1+2A，)2(1+2硝+8(1嘲)(1+222)3】
(2．18)

2、剪切变形区域小于等于挤土区域(即R。≤R。)：此时土体剪切应变能只有

一个部分，其构建过程和具体形式均与公式(2．16)相似，详见公式(2．19)。

在得出剪切应变能之后就可按之前的方法求解计算参数k值，详见公式(2．20)。

形=工w∽x)咖=工圭G∥咖

=工虿1研l+a_尺at，)“2(x)(ii孑一i搴牵’2咖 注意到：咖=耐劬
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=丢瞅石，肿叶口一善，c焘一赤肺劬
Gnu2(x)l口(1+2^)5
4^4 L 30(1+2如)

．a(40A‘+10A+1)(口+1)I
30(1+222)4 l

∥：堕：盟

一射丽a(1+221)5

12

上!!±!!!!±三垄!：
12

0+1)(1+2丑)2
2

(口+1)(1+2^)2
2

+垫±1211±三刍2
3

(2．19)

+墅±1211±圣刍2
3

+坐堕墨粤业一掣I (2．20)
300+2以) 4 I

值得一提的是，地面以下一定范围内(根据经验大概为5m)的土层由于缺乏

上覆土体的重力反压，所以该范围内的土体在静压管桩的压入过程中并不会产生

挤密效应(主要表现为土体隆起)。因此，在该部分土体k值的计算过程中不应考

虑管桩挤密所产生的强化，也就是说直接采用公式(2．1 1)进行k值的计算。

2．3对静压管桩承载模型的求解

本章前两节已对静压管桩承载模型的建立及参数的修正作出了相应的分析讨

论，至此己能对承载模型进行求解工作。首先让微分方程组(2．3)中的每一方程

两边均除以EA并引入计算参数M，则微分方程组(2．3)将转化成方程组(2．21)

的形式。

笔笋叫^一o⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．．(畎胚¨

毫笋一M：“州-o．⋯⋯⋯⋯⋯⋯．．⋯⋯(fl≤砖∽

毪笋一M以一o-⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯‰-1<x≤¨

学一M。，“。，+。(x)=。⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．(三。，≤x≤，。)
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皇!羞}}兰羔一M。一。甜。(x)=。⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯(，。一：≤x≤，。一。)

学一M以+l(加。⋯⋯⋯⋯⋯⋯眠。x≤三)
(2．21)

其中：E、A、L、u。、L。一一意义同公式(2．1)及公式(2．2)

n一一桩身范围内的土层数目

m一一极限位移点所在土层的土层号

1。、l：、l。⋯⋯．-1一一桩身范围内各土层层底埋深(m)

u。(X)、u：(x)、u。(X)⋯⋯u。+。(x)一一各计算桩段竖向位移函数(m)

k。、k。、k。⋯⋯k。一一桩身范围内各土层所对应的单位厚度桩侧土等效刚度

系数(Pa)

M。、M。、M。⋯⋯M。一一计算参数(m‘2)，M；--k；／EA

对上述方程组分析后发现可将众多微分方程划分成两大类：在区间(0，L。)

中的微分方程虽然M；值各不相同但从数理角度分析均可定义为可降阶的二阶微分

方程，其求解方法比较简单，只须连续进行两次一元函数积分就可以得出其通解

形式。而在区间(L。，L)中的微分方程则均为二阶常系数齐次线性微分方程(公

式2．22)，其通解形式与微分方程所对应特征方程(公式2．23)的解有密切关系。

由于公式(2．23)有两个不等的实数根，．=±撕酊，所以根据相关数学教材[29]可

知公式(2．22)的通解形式为公式(2．24)。综合分析可知：方程组(2．21)所

对应的通解可归纳为方程组(2．25)。

乌妒一脚川(加。 (f=m，m+1'肌+2，⋯川

，2一Mf=0 (i=m，m+1，m+2，⋯一，咒)

(2．22)

(2．23)

甜f+l(x)=Ci+l,le-ff；x+Ci+t,2P二4-瓦,x (f：，咒，聊+1，聊+2，⋯一，，z) (2．24)

州班竽^‘Cl,ix+c≯⋯．~．．-⋯-⋯⋯(。≤x“)
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蚶工)=竽x 2+c：，+c：’2．⋯⋯⋯⋯⋯u．≤x轧)

¨加竽^Cm,lX c哪⋯⋯⋯⋯．．(。。≤x≤¨

“川(x)=uC圳(M扣-Tx+Cm+l,2P一瓜⋯⋯⋯⋯⋯(三埘≤x≤Im)

“。(x)=Cn,le而+c础P一而⋯⋯⋯⋯⋯⋯(，盹≤x≤In-,)

“川(x)=。c川，l(4-砑7．x+c川，2e一再⋯⋯⋯．：⋯⋯．(Z川≤x≤三)
(2．25)

方程组(2．25)中共有2n+2个待定系数，必须寻找2n+2个边界条件才能将其

最终确定。在桩基础设计中承载能力与沉降大小是最主要的两个控制因素，一般

情况下承载能力随着沉降的增大而不断增大(从众多P～S曲线中可验证这一点)，

但主体结构并不能承受过大的沉降(差)，因此必须对桩基础顶部的沉降值进行

控制，也就是说桩顶位移(沉降)有一个极限控制值s，而桩顶位移G。(x)I，：。)等

于s就是为确定方程组(2．25)中2n+2个待定系数而寻找的第一个边界条件。值得

同时指出的是：由于采用了上述这一边界条件，所以将来求出的桩身竖向位移以

及竖向承载能力均为桩体达到位移极限状态(桩顶位移达到极限控制值S)时的数

值。

此时只寻找到众多边界条件中的其中一个，为确定方程组(2．25)中的所有

系数还欠缺2n+1个条件，为寻找剩余的边界条件可以从连续性方面进行分析。由

于桩体是一个均匀的连续体，因此桩身范围内任一点的位移和应变均应连续，如

该条件不能满足则会造成桩身在位移或应变不连续点处发生断裂，这与实际情况

并不相符，因为轴向受压桩体在不考虑负摩擦力影响的情况下并不可能发生任何

形式的拉裂现象。因此方程组(2．25)中每一计算桩段范围内的竖向位移函数

Ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n，n+1)及其一阶导数“；(x)(i：l，2，⋯⋯，n，rl+1)均为连续函数，

也就是说在各计算桩段范围内的桩体位移和应变(竖向位移函数ui(x)对X求一阶导
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数后即为轴向应变函数)均连续。同时应注意到桩体位移及应变的连续必须是每

点严格满足，也就是说在各计算桩段交点处的位移及应变也应该连续。由于共有

n+1个计算桩段，所以根据计算桩段交点处位移及应变均连续这一真命题可建立2n

个连续性条件，再加上之前确立的桩顶位移等于沉降控制值S这一条件后现在共寻

找到2n+1个边界条件。

最后一个边界条件的确定将从桩底入手，在本章第一节关于管桩承载模型建

立的相关论述中已述及桩侧及桩端岩土体均被看成是等效的土弹簧。桩侧岩土体

等效土弹簧的刚度系数k值已在本章第二节中详细谈论过，而桩端岩土体等效土弹

簧的刚度系数k，则可根据土力学中的相关公式予以求解。在地基沉降的计算方法

上，除了有己被广泛应用并写入规范的分层总和法外，还有其它好几种方法，弹

性公式法就是其中之一。弹性公式法的计算公式源于法国学者Boussinesq提出的在

弹性半无限空间表面上作用一个竖向集中力时于半无限空间内任意点所产生应

力、应变及位移的计算公式，当荷载不是集中荷载而为其它形式时，则只须要对

Boussinesq公式进行相应的积分就可得到在任意荷载作用下半无限空间内任意点

的应力、应变及位移计算公式，其应力计算公式即为分层总和法中计算地基附加

应力的计算公式，，而位移(主要针对地表竖向位移，即沉降)计算公式则为弹性

公式法计算地基沉降的基本公式，其形式见公式(2．26)[30]。把P。=P／A代入公式

(2．26)并作简单的代数变换后可得公式(2．27)，如果此时把P看成是管桩桩底

作用在桩底地基土(岩)上的荷载，s是由此而产生的桩底地基土(岩)沉降，则

P／s就为桩端岩土体等效土弹簧的刚度系数k，，即公式(2．28)成立。同时应注意

到管桩桩底呈圆形状，而且管桩底刚度较大使得桩底各点沉降通常趋于定值，因

此可以把管桩底部看成是一刚性圆形基础，此时∞的取值为0．79，并把彳=刀火，2及

b=2R，代入公式(2．28)后即可得到k，的简化计算公式(2．29)。在得出参数k，

之后就可将其利用到最后一个边界条件的确定上，即有：

后，甜。十l(x)I工：￡=一EA“：+1(x)Ix：￡
公式左边表达式为桩端岩土体在桩端发生一定的沉降后在桩底所产生的反力

(即管桩端阻力)，公式右边为根据应力应变公式所求出的管桩底部轴力，而端

阻力与桩端处轴力必定是相等的，同时应注意到轴力是以受压为负，但端阻力却

恒为『F值，因此上述桩端边界条件的右边表达式应加上一负号。至此，已将为求

解方程组(2．25)中2n+2个待定系数而寻找的2n+2个边界条件全部确定，详见公
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式组(2．30)。

s：竺!!二丝：!堡 (2．26)
Eo

呈： 垒!丝= (2．27)一=一 、厶．

s co(1一∥2)6

p导=茄知 汜28，

和詈=器 汜29)

其中：s一一地基土(岩)沉降值

b一一矩形基础取宽度，圆形基础取直径

P。一一管桩端阻力在桩底地基土(岩)上所产生的均布荷载，即Po=P／A(P为

管桩端阻力；A为管桩截面积)

E。一一地基土的变形模量或弹性模量

R。一一管桩半径

∞一一沉降影响系数，根据基础的刚度、基础底部形状及计算点位置选取

u一一地基土(岩)泊松比

甜。(x)I刎=S

“，(x)lJ：ff=“¨，l(x)IJ：，， (z=1，2，3，⋯·‘，聊一1)

“；(x)b=“；+-(z)b (扣1，2，3，⋯～，垅一1)

“，(x)lx：￡。=“，+t(x)f，：￡。 (f=聊)

“；(．x)l，：L。=甜；+·(．x)I工：￡。 (f=肌)

“⋯(x)b=“Ⅲ(x)b (汪朋，川+1，⋯一，，z一1)

“0。(x)l，：，，=“0 z(x)I，：，， (f=朋，聊+1，⋯’i，，z一1)

尼。“，，+。(．x)I一：￡=一EA“：+。(x)I』：￡ (2．30)
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至此，管桩承载模型微分方程组(2．21)所对应的通解方程组(2．25)及边

界条件组(2．30)均已全部得出，但在把边界条件组(2．30)代入通解方程组(2．25)

并联合求解方程组中各系数前还有一个问题需要解决，就是要得出极限位移点(即

桩身竖向位移等于极限位移值u。的点)的所在位置，因为通解方程组(2．25)及边

界条件组(2．30)中的计算参数m和L。在极限位移点的具体位置被求解出来前是无

从得知的。但此时产生了一个矛盾：在求解微分方程组(2．21) (即求解桩身竖

向位移函数U，@))时须要知道极限位移点的具体位置，但极限位移点的位置在桩

身竖向位移函数被求解出来之前并无法得知(即使极限位移值u。已知)。为了解决

上述这一矛盾，方程组(2．21)将采用迭代法进行求解，求解步骤如下：

1、首先假设桩身范围内桩土之间并没有发生相对位移(即桩土没有破裂)，

此时方程组(2．21)、(2．25)及(2．30)将相应转换成方程组(2．31)、(2．32)

及(2．33)的形式。由于假设了桩土没有发生破裂，所以在方程组(2．31)、(2．32)

及(2．33)中并不存在m和L。这两个计算参数，因此可直接将边界条件组(2．33)

代入通解方程组(2．32)中进行联合求解并得出C¨、CⅥ、C。小C。。：、⋯⋯⋯、C川．。、

C。1。、C¨、Cn,2这2n个系数，将各系数代入到通解方程组(2．32)中就可得到各计

算桩段内的桩身竖向位移函数“，(z)(i=1，2，⋯⋯，r1)。

毫粤一脚。(加o．．⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯(o≤x“)

皇二兰号}堕一M2／12(x)：o⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯(J『。≤x≤12)

学一虬。嘣加o．．⋯⋯⋯⋯⋯⋯眠-2<z‰)
乞笋二M^(x)=。⋯⋯⋯⋯⋯⋯∽_l<x≤￡)

(2．3 1)

“，(x)=C¨P廊+C1．2P一廊⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．(o≤x≤¨
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“2(x)=C 2A
e西+c

2．2 e一瓜⋯⋯⋯⋯⋯⋯⋯．(，l≤x≤J『2)

“川(x)=c¨，。P而+e-l’2e一瓜⋯⋯⋯⋯⋯⋯(，棚≤x≤乙一，)

“。(x)=C．,ie％f-瓦nx+C雅P一而⋯⋯⋯⋯⋯⋯，(Z川≤x≤￡)
(2．32)

甜，(x)lJ：。=S

“，(x)I，：ff=甜，+·(x)I工：，，

“，7(x)lx：，；=“；+-(x)I工：，f
kv“。(z)lⅢ=一EA“：(x)lⅢ

(i=1，2，3，⋯一，，z一1)

(i=1，2，3，·····，n一1)

．2．33)

2、对上述求解到的桩身竖向位移函数ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n)进行相关的讨论：

(1)考察桩顶竖向位移“。(x)l，：。是否小于极限位移值u。，如果小于则表明桩

土间没有发生相对位移这一假设是正确的(因为桩顶竖向位移大于桩身任一点的

竖向位移，如果桩顶竖向位移已小于极限位移值u。，则意味着桩身任一点的竖向位

移也同样小于u。)，也就是说上述桩身竖向位移函数Ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n)为符合

实际情况的解答。

(2)如果桩顶竖向位移“。(x)I x=o大于极限位移值um，则应分以下两种情况进

行分析：

(a)如果桩端竖向位移“。(工)l，：工也大于极限位移值um，则表示全桩身范围内

均已发生桩土相对位移(因为桩端竖向位移小于桩身任一点的竖向位移)，同时

也意味着桩侧岩土体在桩顶荷载和桩顶竖向位移还没有达到极限要求前已先达到

极限状态，此时应该增大桩长、桩径或降低承载能力要求(即降低桩顶控制位移S)

并重新进行步骤l的计算。

(b)如果桩端竖向位移“。(x)I。：。小于极限位移值u。，则表示桩身范罔内可能
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存在着极限位移点(即桩身竖向位移等于极限位移值u。的点)，极限位移点以上部

分的桩土已发生相对位移，而极限位移点以下部分的桩土仍共同工作。但是应该

明白到由于此时桩顶竖向位移大于极限位移值u．，所以方程组(2．31)、 (2．32)

及(2．33)得以成立的前提假设(桩土间没有发生相对位移)将不再成立，也就

是说由方程组(2．31)、 (2．32)及(2．33)联合求解出来的桩身竖向位移函数

甜，(x)(i=l，2，⋯⋯，n)并非实际的解答，根据此时的桩身竖向位移函数所求解出来

的极限位移点也是错误的。但此时不妨先假设该极限位移点为实际的极限位移点，

由此则可以得到通解方程组(2．25)及边界条件组(2．30)中的计算参数m和L。，

也就是说此时可以将边界条件组(2．30)代入通解方程组(2．25)并进行系数的

联合求解，把求解到的2n+2个系数代入通解方程组(2．25)中即可得到一组新的

桩身竖向位移函数“，(z)(i=l，2，⋯⋯，n+1)。

此时仍须对新求解到的桩身竖向位移函数Ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n+1)进行讨论，

但现在只须要考察桩端竖向位移“。+。(x)I。一，是否大于极限位移值u。。也许有读

者会提问：为什么不须要像步骤2一(1)那样讨论桩顶竖向位移是否小于极限位移值

u。，难道此时的桩顶竖向位移肯定大于u。吗?的确，此时的桩顶竖向位移肯定大于

u。!这是因为要执行2一(2)一(b)这一步骤的前提条件就是要桩顶竖向位移大于u。，

而根据桩顶边界条件桩顶竖向位移应等于桩项沉降控制值S，也就是说只要执行了

2一(2)一(b)这一步骤则桩顶沉降控制值S肯定大于u。，而在后续的计算中桩顶沉降控

制值S又会作为桩顶边界条件让桩顶竖向位移与其相等，也就是说在后续的计算中

桩顶竖向位移肯定都会大于极限位移值u。，因此无须再讨论两者之间的关系。

‘现在回归到之前的讨论，如果桩端竖向位移“。+，(z)I。一，大于极限位移值u。

则表示全桩身范围内均已发生桩土相对位移，桩侧岩土体在桩顶荷载和桩顶竖向

位移还没有达到极限要求前已先达到极限状态，与前面的讨论一样，此时应该增

大桩长、桩径或降低承载能力要求(即降低桩顶控制位移S)并重新进行步骤1的

计算‘。相反，如果桩端竖向位移小于极限位移值u。，则应根据新求解到的桩身竖向

位移函数重新确定极限位移点位置。如果新求解到的极限位移点与前一次求解到

的极限位移点相距较大，则假设新的极限位移点为实际的极限位移点并再一次进

行步骤2一(2)一(b)的计算。如此反复迭代，直到前后两次求解出来的极限位移点之

间的距离相差小于一定程度后才终止计算，而最后一次求解出来的桩身竖向位移

函数Ui(x)(i=l，2，⋯⋯，n+1)即为实际解答。



第二章 静压管桩承载模型的建立和求解

通过上述的求解方法(迭代法)即可克服由于极限位移点深度位置不能在桩

身竖向位移函数被求解出来前预先得知而造成的求解矛盾，使得静压管桩承载模

型微分方程组(2．21)及其所对应的通解方程组(2．25)能够顺利求解，具体求

解过程可参考上述文字说明或求解流程图(图2-4)。

假设桩土之间没有发生相对位移并计算桩身竖向位移函数j—
I’一—磊磊i高石否父而丽i诂u。则调整桩长、

图2-4静压管桩承载模型求解流程图

Fig．2-4 The solution proceeding of load—bearing model of

statically pressed precast concrete pile

在桩身竖向位移函数tti0)被求解出来之后即可将其应用到管桩承载力极限值

(包括端阻力极限值和侧阻力极限值)的计算当中，具体的做法类似于弹性力学

中用已知位移函数去求解应变函数及应力函数的计算过程：

首先，把桩身竖向位移函数代入弹性力学三大方程之一的几何方程中，因为

桩身竖向位移属于一维问题，所以几何方程将退化成一个方程s，(工)；du，(x)／出，

其中s，(x)为各计算桩段内的桩身轴向应变函数(以受拉为『F)。

之后，把￡，(X)代入弹性力学三大方程之一的物理方程当中，同样由于桩身轴

向应变属于一维问题，所以物理方程也将退化成一个方程仃，(x)=￡。(x)E，其中

盯i(x)为各计算桩段内的桩身轴向应力函数(以受拉为正)。

最后，将应力函数仃，(x)乘以管桩截面面积A后即可得到各计算桩段内的桩身
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轴力函数N，(x)(以受拉为正)，也就是说桩身任一点的轴力均己得知。

同时注意到由于采用了桩顶竖向位移等于桩顶沉降控制值S这一边界条件，所

以之前求出的桩身竖向位移函数、轴向应变应力函数以及轴力函数均为桩体达到

位移极限状态时的取值，也就意味着桩顶轴力Ⅳ。(x)I。一。为管桩承载力极限值P，

而桩端轴力Ⅳ。+。(x)I。一，为管桩端阻力极限值N，而管桩侧阻力极限值T则为两者

之间的差值，即T=P-N。

值得指出的是，通过上述方法不但可以求解出管桩承载力极限值，甚至还可

以将其利用NP'-"S曲线的绘制上，具体做法是：按照一定步长(可以是变步长)

选取一定数量(根据精度要求选择)的桩顶控制位移S；(i=l，2，3，⋯⋯)，在桩长、

桩径和土层参数均不发生变化的情况下分别求解在不同S；作用下的管桩承载力极

限值P，之后再通过描点法绘制出P'-'--S曲线。当然，这样绘制出的P～S曲线是针对

特定桩长、桩径和土层参数才得以成立。

2．4本章小结

通过对传递函数法作一定的修正后建立起管桩承载模型及其微分方程组，并

通过在参数k值的计算中引入挤密函数J(r)的方法将静压管桩压桩过程对桩侧土

体的挤密强化作用考虑在内，同时利用迭代法成功解决由于极限位移点深度位置

不能在桩身竖向位移函数被求解出来前预先得知而造成的计算矛盾，并归纳出一

套完整的求解流程。
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第三章 岩溶项板受力稳定性分析

3．1关于岩溶顶板稳定性分析方法的讨论

根据赵明华教授的观点[23，24]，在分析桩基础荷载(桩端阻力及桩侧阻力)

作用下的岩溶顶板稳定性时，可将岩溶顶板简化成一素混凝土板，分别考虑顶板

在桩基荷载作用下的抗弯、抗冲切及抗剪切稳定性是否满足要求。但是，有学者

曾经就上述观点提出过疑问：岩溶顶板由于受到水、二氧化碳及风化作用的影响

通常都会产生纵横交错、长短不一的裂隙，而裂隙的发育程度、连通程度、形状

及走向将在很大程度上影响着岩溶顶板的受力稳定性，如果把岩溶顶板看成是完

全连续的素混凝土板必然会造成求解结果上的误差，而且计算结果也会偏于冒进。

的确!由于岩溶顶板裂隙存在所造成的影响是不容忽视的，从理论严谨性的

角度出发是应该把裂隙的影响考虑到顶板的受力稳定性分析中去。但综观已有三

十多年发展历史的岩石力学领域，至今仍没有建立起一套能完整分析岩石裂隙对

岩石强度、刚度及稳定性影响的基本理论，因此在理论研究上想要考虑裂隙的影

响明显缺乏理论根基。同时，由于裂隙本身状态(裂隙的发育程度、连通程度、

形状及走向)具有相当的复杂性，所以想从数值模拟上进行全面的模拟分析也是

十分困难的。退一步分析，即使已经成功建立起一套完整的岩石裂隙分析理论及

数值模拟系统，但是要准确分析裂隙对岩石的影响也必须要有关于裂隙状态(裂

隙的发育程度、连通程度、形状及走向)的详细分析报告。综观现今针对岩溶地·

区的勘察手段无非只有钻探和物探两种。钻探作为最传统的勘察手段由于具有操

作简便、相对经济价廉及勘察数据简单直观等优点而深受工程界喜爱，根据取芯

资料可较好地分析出裂隙的发育程度、连通程度及形状，但钻探由于是以个别钻

孔的岩土层资料代替整个场地的工程地质状况，且钻孔数目也十分有限，因此钻

探结果并不能作为评价裂隙整体状态的依据。而物探(超声波、地质雷达等)虽

然能较为整体地分析溶洞的位置及大致的形状大小，但仍然无法细致了解裂隙的

详细状态，甚至现在已有不少关于物探误判的报道。当然，钻探和物探综合使用

会带来比较理想的效果，但其昂贵的费用往往会使这种“双探”的勘察手段难以

推广应用。

因此，立足于理论研究可行性的基础上，本文在分析岩溶顶板受力稳定的过

程中仍把顶板看作为，。连续均匀的素混凝土板，并进行抗弯、抗冲切和抗剪切稳



广东工业大学工学硕十学位论文

定性分析，对于顶板裂隙的影响则在强度准则、强度参数及安全系数的选取中予

以考虑。

3．2岩溶顶板抗弯稳定性分析

3．2．1岩溶顶板弯曲应力计算的讨论

在岩溶顶板抗弯稳定性分析的问题上关键在于如何合理计算岩溶顶板的弯曲

应力，刘铁雄在其博士论文[22]中认为可根据岩溶顶板的形状及裂隙的发育情况

把岩溶顶板简化成弹性力学板壳理论中不同形状及不同边界条件的十个计算模型

进行分析，并利用已有的板壳理论解答计算岩溶顶板的弯曲应力。利用板壳理论

求解岩溶顶板弯曲应力是可取的，但刘博士在计算过程中并没有考虑顶板上覆土

层白重对顶板弯曲应力的影响，这种做法虽然可以简化计算但对计算结果的影响

较大，而且也是偏于冒进的。因此，本文拟在沿用刘博士计算方法的同时也把顶

板上覆土层自重对顶板弯曲应力的影响考虑在内，从而不仅使理论研究更符合实

际，而且使计算结果更安全可靠。

为了能采用弹性力学板壳理论中的薄板理论进行顶板弯曲应力计算，因此必

须对岩溶顶板作出如下的假设：(1)岩溶项板是连续均匀的线弹性介质；(2)岩溶

顶板是平板，即暂时不考虑起拱效应；(3)要保证岩溶顶板为薄板，即板厚t要小

于板宽的八分之一[31]。第一条假设虽然不尽合理，但根据上一节的分析可知从

计算可行性的角度出发‘这样的假设是必须的；第二条假设虽然也跟实际情况有差

别，但是拱效应所产生的拱推力能有效降低跨中弯矩，因此不考虑起拱效应是偏

于安全的；最后一条假设是薄板理论能得以成立的前提，如果该假设不能满足则

要考虑计算结果的可靠性，但我们通常关心的是那些厚度小、安全性低的岩溶顶

板，所以该假设也是可取的。‘

刘博士根据岩溶顶板的形状将其简化成弹性力学板壳理论中的圆形板、矩形

板及椭圆形板进行分析计算，但根据铁摩辛柯所著写的板壳理论[32]中的相关对

比可知：长度为a、宽度为b的矩形板与长轴为a、短轴为b的椭圆形板在荷载、板

厚及边界条件均不发生变化的情况下，最大弯曲应力的大小相差不大。再加上椭

圆形板边界条件的表达式较为复杂，从而造成其求解上的困难，因此本文将利用

矩形板的弯曲应力来替代椭圆形板的弯曲应力。刘博士不但根据岩溶顶板的形状

对计算模型进行区分，而且还根据不同的边界条件进一步细化计算模型，其中分
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别细化成：圆形板固支、圆形板简支、矩形板全固支、矩形板全简支、矩形板一

边固支其余三边自由、矩形板两对边固支其余两边自由、矩形板两对边固支其余

两边简支这七种计算模型。但正如本章第一节所叙述的一样，因为现有的勘察手

段并不足以全面了解岩溶顶板的裂隙状态，所以很难准确评定顶板边界条件的具

体情况。因此如刘博士那样将边界条件区分得如此精细，虽从理论完整性的角度

出发是可取的，但边界处裂隙状态的不确定性会使这样的精细区分变得毫无意义。

综合上述分析，本文根据岩溶顶板的形状及裂隙发育程度只将其区分为圆形板固

支、圆形板简支、矩形板全固支、矩形板全简支这四种计算模型。计算模型是选

取圆形板还是矩形板应根据岩溶顶板的具体形状而定，如果边界较为圆滑且长宽

较为接近则可选取圆形板模型进行计算，反之则考虑使用矩形板模型；如果根据

钻探结果发现顶板裂隙较为发育，则可以选取简支的边界条件；反之则选取固支

的边界条件。但要重点指出的是：由于在顶板边界附近肯定会存在不同程度的竖

向裂隙，所以完全意义上的固支边是不存在的。而固支边的固端弯矩对最大弯矩

应力的影响很大，与简支边相比甚至能使最大弯矩应力减少超过一半，因此在把

边界条件选取为固支前一定要慎重。

在确定计算模型之后还须明确岩溶顶板所承受的外荷载，作用在顶板上的荷

载有两个：一个是桩顶荷载P通过桩侧及桩端岩土体的应力扩散作用传递到顶板

板面上的一局部圆形均布荷载q。；另一个是由顶板上覆土体自重所产生的作用在

整个顶板板面上的均布荷载q2；q，和q：的计算方法详见公式(3．1)和公式(3．2)。

至于q。和q：的作用位置应该根据实际情况来确定，但为了简化计算本文均假设q-

和q：的等效集中力作用在顶板中心处，同时这种做法也偏于安全，因为此时荷载

处在最不利位置上，由此产生的顶板最大弯曲应力(最大弯曲应力发生在板中点

处)比荷载作用在其他位置上所产生的顶板最大弯曲应力都要大。

P
ql=——■=_—————————百 (3．1)

‘

万(R，+L，X tan痧)2
、。。

其中：P一一管桩承载力极限值(kN)，通过本文第二章的方法计算得到

R．一一管桩半径(m)

L。一一管桩桩顶到岩溶顶板板项的距离(m)

、，o厶口J／k办l
。∑H

lI
2g
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矽一一应力扩散角且矽=歹／4，其中歹为顶板以上土层内摩擦角的加权平

均值

吒一一顶板以上各土层的容重(kN／m3)

h，一一项板以上各土层的厚度(m)

3．2．2岩溶顶板弯曲应力计算

根据上述分析，岩溶顶板弯曲应力计算模型将简化为圆形简支板、圆形固支

板、矩形全简支板、矩形全固支板这四种形式，而且外荷载q。和q：的计算方法及作

用位置也已经确定，因此可进行岩溶顶板弯曲应力的求解。由板壳理论可知，当

外荷载q。和q。作用在岩溶顶板中点时，顶板中的最大弯矩将发生在板中点处，而且

在相同的弯矩作用下最大弯曲拉应力将发生在顶板底面而最大弯曲压应力将发生

在顶板顶面，也就是说在顶板中点所对应的板底及板顶处的应力状态应该最先达

到极限状态并发生破坏。因此，在下文的分析过程中将重点分析顶板中点所对应

的板底及板顶处的应力状态。

3．2．2．1圆形简支板弯曲应力计算

根据板壳理论中的相关结论[32]，当半径为a的圆形简支板受到与板同圆心且

半径为X的均布圆周荷载q作用时，圆周荷载所围成的实心圆范围内的板挠度函数

(I)(r)可表达为公式(3．3)。此时板内的最大弯矩及由此所产生的最大弯曲应力

将发生在板中点处(r=0)·，且板中点处径向弯曲应力盯，可表达成公式(3．4)。

但是外荷载q，实际为一圆面均布荷载(如图3—1)而非圆周荷载，因此必须对公式

(3．4)进行积分才能得到在q。作用下板中点处的径向弯曲应力(此时积分变量为X，

积分范围是O至iJb，而且应把q替代为q。)。同时注意到在公式(3．4)中仃，与Z(Z

为板内任一点到板中面的垂直距离)成正比关系，因此顶板中点处的最大径向弯

曲应力将发生在板底面及板顶面处(板底产生最大弯曲拉应力、板顶产生最大弯

曲压应力)，板中点处的最大径向弯曲应力可表示成公式(3．5)。而且上述计算

模型属于轴对称模型，所以顶板中点处的径向弯曲应力仃，在任何一个p方向都是

一样的，因此在计算时可让角度p取零。但在利用公式(3．5)进行圆形简支板弯

曲应力计算前应满足b≤a这一前提条件，如果b>a则应该令b=a，因为在岩溶顶

板范围外的荷载并不能在项板内部产生任何应力。
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(a)

r

图3-1圆形简支板受力示意图

(b)

Fig．3-1 Load-bearing drawing of simple-supported round plate

一27rxq I r
2

mc詈)+(a2-x2)盟等杀半]㈣3，
％k=0=一与(石0 2(．0+∥!票)l％b，一。一F矿‘矿+∥7石k卢。

一南塑8；rD[2hl(玉a一．生a杀铲(1一∥) I
、 。

2(1+∥)

吼_o产啦专t=±掣半卜c争二譬一粉c譬一筹)]
(3．5)

其中：q。一一桩顶极限荷载通过桩侧和桩端岩土体的应力扩散作用在岩溶顶板板面

上所产生的局部均布荷载(kPa)，求解方法详见公式(3—1)

E一一岩溶顶板弹性模量(kPa)

∥一一岩溶顶板泊松比

t一一岩溶顶板厚度(m)

D一一岩溶顶板弯曲模量(kN·m)，D=Et 3／12(1一∥2)

Z一一圆形简支板内任一点到板中面的距离(m)

仃，1一一由q．所产生的在顶板中点处的径向弯曲应力(kPa)
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a一一圆形简支板半径(m)

b一一q。作用范围所对应的半径(m)，b=Rl+三1×tan矽

当圆形简支板受到由上覆土体自重所产生的满板面均布荷载q：作用时，在板中

点处所产生的最大径向弯曲应力同样可以采用公式(3．5)进行计算，但注意此时

ql应取为q。、b应取为a，即公式(3．5)将转化成公式(3．6)。

％。7=O,r=O,Z---+上2-±等(3+∥) (3．6)

其中：仃，：一一由q。所产生的在顶板中点处的径向弯曲应力(kPa)

(a)板底

0 r2

(b)板顶

图3-2圆形板中点板底及板项处应力状态示意图

Fig．3-2 Simple drawing of stress state of bottom and roof

in round plate center

此时，已能利用公式(3．5。)及公式(3．6)分别计算由荷载q。和q。所各自产生

的顶板最大弯曲应力，将两计算结果叠加后即可得到在q。和q：共同作用下圆形简支

板内所产生的最大弯曲应力，且最大弯曲应力发生在顶板中点所对应的板底面和

板项面处(板底为最大弯曲拉应力、板顶为最大弯曲压应力)。同时，在考察过

板底及板顶的边界条件后可知，顶板中点所对应的板底面和板顶面处并不存在Z平

面(即外法线方向与Z轴平行的平面)内的剪应力；此外，在板底处不存在Z平面

内的正应力，而在板顶处却存在Z平面内的正应力(由q。和q：所直接产生，大小方

向与q．和q：之和完全相同)；最后还要注意到由于顶板形状、外荷载及边界条件均
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关于中点对称，因此在顶板中点处不可能产生任何平行于板面的剪应力。综上所

述，岩溶顶板中点所对应的板底面和板顶面处这两个最不利点的应力状态可形象

地表达成图3-2中的形式。

3．2．2．2圆形固支板弯曲应力计算

对于圆形固支板弯曲应力的计算可仿照上述圆形简支板弯曲应力的求解过

程：首先根据板壳理论中的相关结论得出圆形固支板受到与板同圆心且半径为x的

均布圆周荷载q作用时圆周荷载所围成的实心圆范围内的板挠度函数∞(r)，详见

公式(3．7)。此时板中点处径向弯曲应力仃，为公式(3．8)，并对公式(3．8)

进行积分求解(积分变量为X，积分范围是O至1]b)，而且应把q替代为q，并将Z=±

t／2代入公式当中。如此可得顶板中点处的最大径向弯曲拉应力(板底)及最大径

向弯曲压应力(板顶)表达式，详见公式(3．9)。

(a)

r

q1

图3-3圆形固支板受力示意图

(b)

Fig．3-3 Load-bearing drawing of clamped round plate

国=塑pX r8zD
国=——二l I一十

l、 2)ln(≯些铲以 Z以

r

(3．7)

吨．。，脚=一可EZ c塑Cat-2．+∥÷烈．。．脚盯r-b脚一F丁‘一+∥7石’I。。。

=一南等[2ln(≯竽](1+∥， ㈣8，

～一秽／．一◇
／

．、
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吼．。，舢小f±驾笋卜c争筹I ㈣9，

当圆形固支板受到由上覆土体自重所产生的满板面均布荷载q：作用时，在板中

点处所产生的最大径向弯曲应力同样可以采用公式(3．9)进行计算，但注意此时

q。应取为q：、b应取为a，即公式(3．9)将转化成公式(3．10)。

％b瑚'Z_±it=±等(1+∥) (3．10)

与之前的做法相似，利用公式(3．9)及公式(3．10)分别计算由荷载q。和q：

所产生的顶板最大弯曲应力，将两计算结果叠加后即可得到在q。和q：共同作用下圆

形固支板内所产生的最大弯曲应力。至于顶板中点所对应的板底面和板顶面处这

两个最不利点的应力状态同样可参考图3—2。。

3．2．2．3矩形简支板弯曲应力计算

矩形板弯曲应力的求解过程与圆形板的求解过程大同小异，不过要注意圆形

板的求解过程是建立在极坐标系上，而矩形板则应该建立在直角坐标系上，我们

不妨假设与矩形板长边平行的方向为x轴方向，与矩形板短边平行的方向为y轴方

向，并建立起如图3-4所示的直角坐标系统。

同样根据板壳理论得出矩形简支板受到一位于板中心处的局部矩形荷载q．作

用时(如图3-4)板内的挠度函数∞(r)，详见公式(3．11)。此时板中点(X=a／2，

y一0)处X平面内的弯曲应力盯，为公式(3．12)，将Z=±t／2代入公式(3．12)

可得项板中点处X平面内最大弯曲拉应力(板底)及最大弯曲压应力(板顶)的表

达式，详见公式(3．13)；同理可得板中点处Y平面内的弯曲应力仃，，为公式(3．14)，

中点处Y平面内的最大弯曲应力为公式(3．15)。值得提出的是，在本文之前的讨

论中曾经述及q。为一圆形均布荷载，而公式(3．11)至公式(3．1 5)要求荷载q。

为一矩形均布荷载，．为此可把q。作用范围转换成同面积的正方形进行计算，即

c=d=√力(Rl+Ll X tan矽)，并且注意到如果c>a或d>b，则应取c---a或d=b。
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图3-4矩形简支板受力示意图
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Fig．3-4 Load-bearing drawing of simple—supported rectangular plate
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×[coshc口珊唧小¨i血c口朋唧小一sinh(2y,．)]t>㈣㈣
其中：q。一一桩顶极限荷载通过桩侧和桩端岩土体的应力扩散作用在岩溶项板板面

上所产生的局部均布荷载(kPa)，求解方法详见公式(3．1)

E一一岩溶顶板弹性模量(kPa)

∥一一岩溶顶板泊松比

t一一岩溶顶板厚度(m)

D一一岩溶顶板弯曲模量(kN·m)，D=Et 3／12(1一／．t 2)

Z一一矩形简支板内任一点到板中面的距离(m)

仃xl一一由q。所产生的在顶板中点处X平面内的弯曲应力(kPa)

盯yl一一由ql所产生的在项板中点处Y平面内的弯曲应力(kPa)

a一一矩形简支板长度(m)

b一一矩形简支板宽度(m)

c、d一一q。作用范围所对应x轴方向及Y轴方向的长度(m)

口埘一一计算参数，口小=m xb／2 a

y肼一一计算参数，y。=m nrd／4a

当矩形简支板受到由上覆土体自重所产生的满板面均布荷载q：作用时，在板中

点处所产生的x、Y平面内的最大弯曲应力同样可以采用公式(3．13)及公式(3．1 5)

进行计算，但注意此时q，应取为q：、c应取为a、d应取为b，公式(3．13)及公式(3．1 5)

将转化成公式(3．16)及公式(3．17)。

％L,=2,y--o,z=土∥可24 q za2馕，嘉㈠)丁m-I{t一矗可
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Y
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(b)板顶

图3-5矩形板中点板底及板顶处应力状态示意图

Fig．3-5 Simple drawing of stress state of bottom and roof

in rectangular plate center

与圆形板的做法相似，利用公式(3．1 3)、 (3．15)、 (3．16)及(3．1 7)

分别计算由荷载q．和q：所各自产生的顶板最大弯曲应力，将两计算结果叠加后即可

得到在q。和q：共同作用下矩形简支板内所产生的最大弯曲应力。同时，在考察过板

底及板顶的边界条件后可知，顶板中点所对应的板底面和板顶面处并不存在Z平面

内的剪应力；此外，在板底处不存在Z平面内的正应力，而在板顶处却存在z平面

内的正应力(由q。和q：所直接产生，大小方向与q，和q：之和完全相同)；最后还要

注意到由于顶板形状、外荷载及边界条件均关于x轴和直线X=a／2对称，因此在顶

板中点(x=a／2，y=0)处不可能产生任何在X、Y平面内的剪应力。综上所述，

岩溶顶板中点所对应的板底面和板顶面处这两个最不利点的应力状态可形象地表

达成图3—5中的形式。一

3．2．2．4矩形固支板弯曲应力计算

矩形固支板弯曲应力可通过叠加法进行求解，该方法最早由铁摩辛柯教授所

42
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提出。众所周知，在边界条件问题上矩形固支板与矩形简支板之间的区别只在于

固支板比简支板增加了不允许边界发生转动这一限制。如果我们在矩形简支板两

对边上分别作用两对弯矩形。及矿，，使得矩形简支板在外荷载(ql和q：)及∥。、

矽。共同作用下不发生边界转动，那么此时的弯矩∥。及缈，就为矩形固支板在外

荷载(ql和q。)作用下所产生的固端弯矩，也就是说只要把矩形简支板在外荷载作

用下的解答(即上节求解到的简支板中点最大弯曲应力)与矩形板在固端弯矩∥。、

渺。共同作用下所产生的板中点处最大弯曲应力进行叠加就可得到矩形固支板中

点处最大弯曲应力。

在一矩形板两对边上分别作用两对弯矩矿。及矿。时板内的挠度函数∞(r)为

公式(3．18)，公式中的系数Ef及E(f--_1,3，5，⋯⋯)与弯矩∥。及矿，的具体函

数表达式有关(事实上，E，及，，为弯矩矿。及矿。作级数展开时所产生的系数)，

而想要求解系数E，及f(f=1,3，5，⋯⋯)则必须借助固支这一边界条件。在本节

一开始的时候已经阐明只要顶板在弯矩矿。及矿，，的共同作用下所产生的板边界

转角与矩形简支板在外荷载(ql和q。)作用下所产生的边界转角等大反向，那么此

时的弯矩∥，及∥。就为矩形固支板在外荷载(q，和q。)作用下所产生的同端弯矩。

利用这一边界条件就可求解矩形固支板分别在外荷载q。和q：作用下系数E，及‘的

具体表达形式，将所求解到的￡；及F，代入公式(3．18)就可得到矩形板在由外荷

载所产生的固端弯矩∥。及∥。作用下顶板挠度函数(^，(r)的具体表达式，在得到

顶板挠度函数之后就可利用之前的方法求解顶板在固端弯矩∥。及矿。作用下所

产生的最大弯曲应力(详见公式(3．23)及(3．24))。

当在矩形板中点处作用一集中荷载P时，根据矩形固支板的边界条件可得到系

数Ef及f(f=1,3，5，⋯⋯)的求解公式(3．19)及(3．20)，只要对其进行联合

求解即可求解出系数E，及E。但同时要注意到上述两个公式中均各有一个无穷级

数，因此意味着有无限多个未知量存在，如想求解工作能够顺利进行必须只选取

无穷级数中前若干项进行计算，根据相关的分析[32]可知道上述无穷级数收敛速

度极快，只要选取前四项就可以获得很高的精度，因此本文只将该无穷级数的前

五项进行展开，也就是说只计算E，及f(f=1,3，5，7，9)这十个系数。同理可得到

当在矩形板上作用一满面均布荷载q．时系数E，及f(f=1，3，5，⋯⋯)的求解公式

(3．2 1)及(3．22)，同样只将无穷缴数的前五项进行展丌，并只计算E，及

F(f=1，3，5，7，9)这十个系数。利用公式(3．19)、(3．20)、(3．2 1)及(3．22)
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可分别计算出在集中荷载P和满面均布荷载q。作用时的E，及f(i=l，3，5，7，9)，将

计算所得的￡；及t代入公式(3．23)及(3．24)可分别计算出矩形板在由集中荷

载P和满面均布荷载q。所产生的固端弯矩∥，及矽，作用下的项板最大弯曲应力，最

后把由公式(3．23)及(3．24)计算所得的结果与上节求解到的矩形简支板最大

弯曲应力结果进行叠加后即可求出矩形固支板在外荷载作用下所产生的晟大弯曲

应力。

在上述求解E，及E的过程中所选取的外荷载是集中荷载P和满面均布荷载

q：，并没有提出在局部均布荷载q，作用时Ef及一的求解公式，这是由于在局部均

布荷载q，作用时E，及f的求解过程会变得十分复杂而难以应用，因此本文将采用

直线内插法求解矩形板在由局部均布荷载q，所产生的固端弯矩∥，及∥。作用下的

顶板最大弯曲应力。首先把局部均布荷载q。分别转化成等效集中荷载P和等效满面

均布荷载q：，利用公式(3．19)至(3．24)分别计算在由等效集中荷载P和等效满

面均布荷载q。所产生的固端弯矩矿，及矿，作用下的顶板最大弯曲应力，并注意到

在等效集中荷载P作用下所产生的项板最大弯曲应力要大于在等效满面均布荷载q：

作用下所产生的顶板最大弯曲应力(在其它条件都不发生变化的情况下，荷载分

布越均匀则构件内力分布也越趋均匀，也就是说内力控制值会越小)，而在局部

均布荷载q。作用下所产生的项板最大弯曲应力的数值大小应介于其两者之间。我们

假设由固端弯矩所产生的最大弯曲应力与等效荷载的作用面积成反比例关系，也

就是说在由等效集中荷载P所产生的固端弯矩作用下的顶板最大弯曲应力最大，而

在由等效满面均布荷载q。所产生的固端弯矩作用下的顶板最大弯曲应力最小，当等

效荷载为局部均布荷载q，时则根据q，的作用面积进行直线内插，详见公式(3．25)。

出=击聃蠢，；冬sin等{—亩k用tanhm cosh(
c¨

2石2D聃箭，5
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目I 口。)～”
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味知扩一可EZ(等+∥窘)I口6仃yby：詈一F矿‘矿+∥萨’L』

=一73{m奏!一·，_m-_I瓦皇幺等一。姜!一·，譬只锗
+oo m-I民篙等+心a，n-1c絮筹]}

盯=盯1一(仃l一仃2)万

其中：Of研一一计算参数，口埘=m：rb／2 a

∥聊一一计算参数，∥。=m 7／'a／2b

(3．24)

(3．25)

仃一～在由局部均布荷载q。所产生的固端弯矩作用下的顶板最大弯曲应力

仃。一一在由等效集中荷载P所产生的固端弯矩作用下的顶板最大弯曲应力

仃：一一在由等效满面均布荷载q：所产生的固端弯矩作用下的顶板最大弯曲

应力

万一一局部均布荷载q。作用面积与顶板板面面积的比值

3．2．3强度理论及强度参数的选择

通过弹性力学板壳理论中的薄板理论可以求得岩溶顶板在外荷载(ql和q：)作

用下板中最不利点(顶板中点所对应的板底面及板顶面)的应力状态，但在对最

不利应力状态进行分析前还需要寻找一个合适的强度法则(理论)，因为不同的

强度法则有其不同的适用范围。

在综合分析过众多强度理论(第一，第二，第三，第四强度理论、摩尔库仑

强度理论、格里菲斯强度理论及经验判断公式)之后，本文确定采用格里菲斯强

度理论作为衡量岩溶顶板最不利点是否发生弯曲破坏的准则。该理论认为对于像

岩石这一类抗拉和抗压强度相差明显的脆性材料，其破坏主要是由材料内部缺陷

(节理、裂隙或孔洞)的周边应力集中所控制。具有微小裂隙的物体，若受到应力

作用，就会在裂缝的前端或其附近产生很强的拉应力。当该拉应力超过该材料的

固有粘结力时便会产生断裂，随着裂缝逐渐扩大，则发生整个材料的破坏。格罩

菲斯将该微小裂缝视为一扁平的椭圆，并应用二维弹性理论对此椭圆周边的应力
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进行计算，并根据裂缝扩展时形成的拉应力达到最大这一假设建立破坏准则。

从上述对格里菲斯强度理论的分析我们可以看出该理论有一个明显的特点，

就是在分析材料强度并判断材料是否发生破坏时考虑了材料裂隙所造成的影响

(应力集中)，而其它强度理论则缺乏这一方面的考虑，因此在分析具有明显裂

隙性的岩溶顶板时格里菲斯强度理论更显合理。根据岩石力学相关理论[33]我们

可以得到格里菲斯强度理论的具体表达形式(详见表3一1)。值得指出的是当岩石

处于三向受压状态时格里菲斯强度理论是失效的，这是因为该强度理论是以裂隙

张开为前提条件，而在压应力作用下裂隙将趋向闭合而非张裂。但读者要注意到，

对于岩石这一类抗压强度远高于其抗拉强度的材料来说，控制其破坏的关键并不

在于受压而在于受拉，就如一条素混凝土梁在正截面受弯的情况下永远都是受拉

区混凝士先开裂破坏。因此，在岩溶顶板中点所对应的板底面处最不利点(受拉

区)发生破坏前板顶面处最不利点(受压区)并不可能先发生破坏，也就是说顶

板中点所对应的板底面点为整个岩溶顶板的弯曲最不利点，只要该点不发生弯曲

破坏则板内其它各点都是安全的，而格旱菲斯强度理论对该点是成立的。

表3-1格里菲斯强度理论一览表

Tab．3—1 Table of Griffith strength theory

应力条件 盯l+3fr 3≥0 盯3<0

最易扩展裂缝方向 卢=1 arccos[2。0-盯t。--+0盯"3，，] ∥=0

破坏准则 (仃I-0-3)2≥8盯r 一盯3≥0-r
O"I+0"3

在运用格罩菲斯强度理论时需要提供岩溶顶板的抗拉强度dr，而在～般的岩

土工程勘察报告中通常只会有岩石的饱和单轴抗压强度，这就给格罩菲斯强度理

论的应用带来了一定的不便。当然，如果勘察报告本身就能提供岩溶顶板的抗拉

强度，又或者根据相关工程经验或其它勘察数据能将其反分析出来，那上述问题

也就不再存在，但在一般情况下要准确获得这一强度参数往往比较困难。为了解

决这一问题不妨从格罩菲斯强度理论本身入手，我们假设单轴受压这一应力状念，

根料表3—1可知当单轴压应力盯等于80r，时材料将发_：破坏，同时J越该注意到此
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时为单轴受压极限状态，也就是说极限单轴压应力仃应为材料的单轴抗压强度

仃c，即有仃c=80r 7'(抗拉强度为单轴抗压强度的八分之一)这一结论的成立。

但值得一提的是，上述结论纯属理论分析结果，如有实测数据或能根据工程经验

确定应予以优先考虑。

3．3岩溶顶板抗冲切及抗剪切稳定性分析

3．3．1岩溶顶板抗冲切稳定性分析

前已述及，桩顶荷载P通过桩侧及桩端岩土体的应力扩散作用传递到顶板板面

上并形成一局部圆形均布荷载q。，在q。的作用下可能会在岩溶顶板中产生如图3—6

所示的冲切圆锥台并发生冲切破坏，因此必须对顶板的抗冲切稳定性进行验算。

在验算岩溶顶板抗冲切稳定性时将顶板简化为一无裂隙的素混凝土板，冲切荷载

为P和冲切圆锥台自重，而抗冲切反力则为冲切圆锥台侧面上的岩层拉应力和剪应

力，。至于溶洞中填充物对顶板所产生的顶托作用不予考虑，这是因为填充物通常

都是软弱粘土，它所能提供的支顶反力非常有限。在岩溶顶板发生冲切破坏时冲

切圆锥台侧面上的岩层拉应力和剪应力是同时存在的，但各自的发挥程度尚未有

准确定论，因此从安全性方面考虑在验算时把这两种应力进行独立处理，分别考

察在冲切圆锥台侧面上只有拉应力和只有剪应力存在时顶板的抗冲切安全系数并

取两者中的低值。冲切圆锥台的体积V和侧面积S见公式(3．26)和公式(3．27)，

当冲切圆锥台侧面上只有拉应力存在时其抗冲切安全系数kj见公式(3．28)，而

当侧面上只有剪应力存在时其抗冲切安全系数尼，见公式(3．29)。

ql

’

／ 、

／ 。 。b
助J-)

／
1 1

，

／ ＼

地±主查主鱼n!j， ＼趔圆雏鱼

图3—6岩溶项板冲切破坏模型图

Fig．3-6 Punching-shear failure model of karst roof
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矿=百；r-t【3 x(26)2●6f×(26)×诅n口+4f
2协n 2口】(3．26)

s：—!二三(26+f tan口) (3．27)
COS口、

7 ⋯

七卜娑 (3．28)1

(尸+r矿)
⋯

后：，：黑 (3_29)1

(P+rV)
⋯

其中：t一一岩溶顶板厚度(m)

b一一q，作用范围所对应的半径(m)，b=Rl+L1 X tan矽(R。为管桩半径、

L。为管桩桩顶到岩溶顶板板项的距离、≯为应力扩散角且矽=歹／4，

其中歹为顶板以上土层内摩擦角的加权平均值)

口一一岩溶顶板冲切破坏角，根据摩尔库仑强度理论可简单取为

护=45。一妒／2，其中p为顶板岩层内摩擦角

，一一岩溶顶板容重(kN／m3)

盯r一一岩溶顶板抗拉强度(kPa)

f一一岩溶顶板抗剪强度(kPa)，一般取抗压强度的1／12阳盯

3．3．2岩溶顶板抗剪切稳定性分析

在q。的作用下不但有可能发生冲切破坏而且还可能在岩溶顶板中产生如图3—7

所示的剪切圆柱体并发生剪切破坏，因此必须对顶板的抗剪切稳定性进行验算。

同样将岩溶顶板简化为一无裂隙的素混凝土板，剪切荷载为P和剪切圆柱体自重，

而抗剪切反力则为剪切圆柱体侧面上的岩层剪应力，同样不考虑溶洞中填充物对

顶板所产生的顶托作用。剪切圆柱体的体积V和侧面积S见公式(3．30)和公式

(3．31)，而剪切圆柱体抗剪切安全系数k，见公式(3．32)

V=zb 2t

S=2zbt

I
Sr

2

(P+r矿)
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qt

． bJJ
1

＼
’

、
、

＼剪切圆柱体

图3-7岩溶顶板剪切破坏模型图

Fig．3-7 Shear failu re model of karst roof

在上述岩溶顶板抗冲切及抗剪切稳定性验算时均把岩溶顶板看作一完整的素

混凝土板，然而在本节一开始已经提到岩溶项板具有明显的裂隙性。虽然从计算

可行性角度分析上述简化是必须的，但由此所造成的误差毕竟会令求解结果偏于

冒进。因此在利用本文所提出的方法验算项板抗冲切及抗剪切稳定性时应选取较

大的安全系数。

3．4本章小结

认为岩溶顶板在承受外荷载作用时可能会因弯曲稳定性、抗冲切稳定性及抗

剪切稳定性不能满足要求而发生失稳破坏。利用弹性力学板壳理论分析计算岩溶

顶板的最大弯曲应力，并使用格里菲斯强度理论作为衡量岩溶顶板是否发生弯曲

破坏的准则；在验算岩溶顶板抗冲切稳定性及抗剪切稳定性时把顶板看成是一素

混凝土板并建立冲切破坏模型及剪切破坏模型，利用力的平衡方程进行顶板抗冲

切及抗剪切稳定性验算。顺带一提，本章计算所须的外荷载q。及q。要根据上一章节

内容求得，如果在岩溶顶板稳定性验算中发现有任何一项安全系数不能满足要求

时应修改桩长L及桩径d后重新计算，通过这种试算的方法来求解出既满足承载力

要求和岩溶顶板受力稳定要求又经济合理的桩长、桩径组合。
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第四章 工程实例分析

本文所提出的岩溶区静压管桩竖向承载模型的求解过程具有一定繁复性，因

此笔者根据上述理论分析成果并采用Fortran95语言编写了Lunwen程序以方便应

用及推广，Lunwen程序的编写流程图详见图4-1。

假设缸十之问疆看蕊鼐丽研算讦剪磋百面而面碡话数
批端妊向他#^j№陶性律I-刚调健壮妊竹往强#阿挣制伸转s

根据求 解到的桩身竖向位移函数确定极限位移点初始位置并假设；11：-3自檄限位移—■■■二■丁■二二 点实际位置I

根据假设的极限位移点实际位置重新计算桩身蛏向位移旧数——_———————1_—蕊≥瓣向压肆^j幢触他社I．叫酬啦桩F-辟释厦桩塌拧制位移；
1根据新求解到的桩身峰向位移函数重新确定极限位移点的位置i

萧鬲一械ji判断前后两次汁算所得的械限位移点是古相距超过一定程度l
越!

—————_最后求解到的桩身竖向位移函数为实际解答
二。． 、l 一二．二——

l根据几何方程和物理方程求解⋯桩顶压力(承载力)及桩端阻力(端阻力)⋯⋯⋯_『一～⋯一
l兰蜒尘；壁茔!些笪亟堡盟_下；氢i亟廛蚕夏j陕稳被琢卜面而甄蒜亳詹莉鬲——0————

I最后求解出岩溶篷静压管桩承载力与岩溶项板稳定性安伞系数

图4—1岩溶区静压管桩承载模型求解流程图

Fig．4-1 The solution proceeding of load—bearing model of

statically pressed precast concrete pile in karst district

为验证理论分析过程的合理性以及据此编写的Lunwen程序的可靠性，本文将

利用该程序对实际工程进行分析计算，并与现场静载试验相互对比，考察理论计

算结果与试验实测数据的拟合程度并分析理论潜在的问题。

4．1算例一

4．1．1工程概况

为验证本文静压管桩竖向承载性能研究理论成果(本文第二章研究成果)而

选择的工程实例是位于广州市南沙区龙穴岛内的南沙造船厂建筑工地，场区内建
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筑群均采用巾500的高强预应力管桩，长度介于20-----30m，其承载力特征值为3000"--"

4000kN不等。 ，，

根据岩土工程勘察报告及开挖所揭露的地层资料，本场地与工程桩相关的地

层自上而下可分为：

①吹填砂：狄黄～灰黑色，以粉砂为主，夹有少量贝壳碎屑，饱和，松散，

2006年6月吹填，厚度大部分约为0．5ra，局部地区厚度超过6m，平均标贯击数(未

修正)N。¨一7．7击。

②吹填土：灰黑色，以淤泥为主，含少量中砂和贝壳碎屑，该层大部分土质

较差，呈饱和、流塑状，厚度为2．8～5．tm，标贯一般情况为钻杆自沉。主要物理

力学参数：容重l 6kN／m3，含水量64．8％，液性指数1．79，孔隙比1．75，c=8kPa，

妒=60，qs--6kPa。

③素填土：淡灰～灰黄色，以粉质粘土为主，含少量粉砂和碎石，呈可塑状，

仅局部场区存在，厚度为1．4----,6．3m，标贯击数(未修正)4～9击。

④淤泥：为近代沉积而成，含粘性土、有机质及腐殖质等，偶见贝壳碎屑，

扶黑色，饱和，流塑，具腥臭味，厚度为2．8～9．7m，平均标贯击数(未修正)l-l

击。主要物理力学参数：容重16．5kN／m3，含水量63．1％，液性指数1．66，孔隙比1．70，

c=8kPa，妒=80，q,=8kPa。

⑤粉砂：灰白～灰黑色，以粉砂为主且富含粘粒，局部砂性较重，以粗砂为

主，饱和，呈松散～稍密状，厚度为1．5～9．1m，平均标贯击数(未修正)10．1击。

主要物理力学参数：容重18kN／m3，c=OkPa，矿=28 o，qs=30kPa。

⑥粉质粘土：灰白～灰黄色，以粘性土为主，含粉砂及细砂，呈可塑状，厚度

为1．5--9．1m，平均标贯击数(未修正)10．3击。主要物理力学参数：容重18kN／m3，

含水量24．2％，液性指数0．45，孔隙比O．73，c=20kPa，妒=12。，q。=35kPa。

⑦粉质粘土：灰黄、褐红色，．由混合化花岗岩风化残积而成，呈可塑～硬塑

状．，具有遇水崩解的特点，该层分布较广但不连续，平均标贯击数(未修『F)24．9

击。主要物理力学参数：容重19kN／m3，含水量22．3％，液性指数O．21，孔隙比0．68，

c=25kPa，舻=15 o，q．。=65kPa。

⑧全风化混合花岗岩：狄黄、棕红、灰白色，坚硬，岩芯呈土状，以粉质粘

土、砂质粘性土及砾质粘性土为主，局部央风化岩碎块，遇水易软化崩解，该层

分布较广但_‘连续，平均标贯击数(未修正)40．6击。主要物理力学参数：容重
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20kN／m3，含水量21．8％，液性指数O．20，孔隙f：l：O．52．c=30kPa，妒=20 o，q：---100kPa。

⑨强风化混合花岗岩：扶黄、灰白、棕红色，风化强烈，原岩结构大部分己

破坏，遇水易软化崩解，该层分布较广但层面起伏较大，厚度为7．3～16．6m，平

均标贯击数(未修正)69．1击，场区内工程桩均以此层作为持力层。容重21kN／m3，

c=40kPa，妒=22 o，q。=150kPa，q．=6000kPa。

下图为场区内三个具有代表性的地质钻孔柱状图。

ZK8643

。￡一

墨

u_IL

@

⑤

图4-2代表性地质钻孔柱状图

Fig．4-2 Typical bore hole columnar section of engineering geological

4．1．2承载力理论计算结果与静载试验数据对比

选取该场区内#79、#318及#416这三根具有现场静载试验结果的管桩进行承

载力理论计算，并与相应的实测数据进行对比，结果详见表4—3、表4-4及表4-5。

值得指出的是，在上述计算过程中须要提供各土层的剪切模量G，但由于岩土

工程勘察报告一般不提供这一参数，因此G往往要靠经验来进行取值。国内已有

学者[35]通过对现场原位试验数据与室内土工试验结果进行对比分析，建立出一

个反映剪切模量G、土层深度H和标贯击数N相互关系的经验公式，详见公式(4．1)。

G=彳H o·5+BⅣ”j+C (4．1)

其中：A、B、C一一心归常数，各类上所对应的回归常数见表4一l
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表4—1各类土的回归常数表

Tab．4-1 Table of regression constant of various soil

回归常数 粘土 粉质粘土 粉土 砂土

A 205lO 12560 13470 25360

B 23080 38030 32700 14540

C -66290 -44030 -48770 -45380

根据上述经验公式，本算例三根试验桩所对应的各土层剪切模量详见表4—2。

表4-2土层剪切模量汇总表

Tab．4．2 Su mmary table of shear modu lus of soil

桩号：979

土层代号 深度范围tl(m) 平均标贯击数N(击) 剪切模量(kPa)

2 O～5．10 0 0

4 5．1 0～9．60 1．5 15340

5 9．60～16，80 14 78850

6 16．80～19．30 9 82850

8 19．30～21．50 46 132640

9 21．50～32．20 58 149630

桩号：#318

2 0～4．00 0 O

4 4．OO～8．30 l 7650

5 8．30～12．60 10 65610

6 12．60～16．30 7．5 73410

8 16．30～19．70 44 127610

9 19．70～31．90 61 l 50300

桩号：#4 16

2 0～5．50 0 O

4 5．50～9．40 1．5 15760
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5 9．40～15．30 4 65780

6 15．30～19．20 10．5 85130

8 19．20～20．90 53 137350

9 20．90～36．20 64．5 155820

此外，计算参数兄，与五，同样是管桩承载力计算过程中所必须的。A．与旯，的

大小分别取决于桩侧土体的剪切变形范围与挤密强化范围，然而上述范围的确定

到目前为止仍没有最终定论，因此旯。与A：只能通过现场观察及工程经验来进行

取值。在现场静载试验过程中可以通过肉眼观察及仪器测量来确定在试验荷载作

用下由管桩所造成的地面下陷范围，而该下陷范围与桩侧土体在管桩作用下所产

生的剪切变形范围应该是一致的，由此即可确定计算参数兄．。此外，大量实测数

据表明当桩基础中心距超过六倍桩径时桩与桩之间将互不影响，承载力及沉降均

可用单桩理论进行计算。因此，可以认为在管桩中心距大于六倍桩径的情况下桩

与桩之间将不会相互挤动，也就是说此时管桩周围的挤土区范围将不会相互重叠。

从图4—3可以看出挤土区外边缘到桩中心的距离(即R，)为三倍桩径，根据^，的定

义可得：旯，=2．5。

』L干—坠一

图4-3挤土区范围示意图

侧挤土区

Fig．4-3 Simple drawing of soil compression range
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表4-3#79号桩承载力理论计算结果与静载试验数据对比表

Tab．4-3 Comparison table of bearing capacity theoretical calculation and

static load experiment data of pile NO#79

邻近钻孔

桩号：#79 桩长：27．6m 桩径：500mm ZK8643

(见图4-2)

序 桩顶沉降 桩顶实际施加压力 承载力理论值 理论值与实际

号 (mm) (kN) (kN) 值偏差率

1 1．10 720 433 —39．86％

2 1．71 1080 673 -37．69％

3 2．70 1440 1063 -26．18％

4 3．91 1800 1 51 3 —1 5．94％

5 5．32 2160 1999 -7．4570

6 6．90 2520 2497 一O．91％

7 8．44 2880 2944 2．22％

8 9．69 3240 3290 1．54％

9 1 1．37 3600 3745 4．03％

O

1．00

2．00

3．00

4．00

5．00

6．00

7．00

8．00

9．00

10．00

11．00

12．()O
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表4-4#318号桩承载力理论计算结果与静载试验数据对比表

Tab．4-4 Comparison table of bearing capacity theoretical calculation and

static load experiment data of pile NO#3 1 8

邻近钻孔

桩号：#318 桩长：24．3m 桩径：500mm ZK8660

(见图4-2)

序 桩顶沉降 桩顶实际施加压力 承载力理论值 理论值与实际

号 (mm) (kN) (kN) 值偏差率

1 1．41 700 488 -30．29％

2 2．38 1050 782 —25．52％

3 3．5l 1400 1 1 72 —16．29％

4 4．66 1750 1601 —8．51％

5 5．89 21 00 20l 5 -4．05％

6 7．06 2450 2489 1．59％

7 8．39 2800 2947 5．25％

8 9．60 31 50 3316 5．27％

9 1 0．82 3500 3809 8．83％

0

1．00

2．00

3．OO

4．OO

5．00

6．00

7．00

8．00

9．OO

10．OO

11．OO
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表4-5#416号桩承载力理论计算结果与静载试验数据对比表

Tab．4-5 Comparison table of bearing capacity theoretical calculation and

static load experiment data of pile NO#416

邻近钻孔

桩号：#416 桩长：+25．8m 桩径：500mm ZK8668

(见图4-2)

序 桩顶沉降 桩顶实际施加压力 承载力理论值 理论值与实际

号 (mm) (kN) (kN) 值偏差率

1 1．1 3 780 445 -42．95％

2 2．14 1 1 70 843 —27．95％

3 3．44 1560 1 344 —13．85％

4 4．62 1950 1760 -9．74％

5 5．72 2340 2127 —9．10％

6 7．1 6 2730 2566 —6．01％

7 9．1 O 31 20 31 10 一O．32％

8 10．5l 351 0 3487 -0．66％

9 12．96 3900 4097 5．05％

O

1．00

2．00

3．00

4．00

5．oo

6．00

7．00

8．00

9．00

10．00

11．OO

12．00

t3．00

58



第pq章丁程实例分析

4．1．3结论分析

l、在算例一中，除头三四级的实际施加荷载与理论计算结果偏差较大外(虽

然相对偏差最大达42．95％，但由于荷载水平较低所以最大绝对偏差只有407kN)，

其他数据都能与实测数据有较好的吻合。特别是在最后一级荷载(即两倍承载力

特征值)中，误差基本都能控制在10％以内，这样的计算精度对于工程应用而言已

经足够。因此，本文的理论研究成果及据此编写的Lunwen程序具有一定的可靠性。

2、在算例一中，头几级荷载中实测值均大于理论值，但偏差随着荷载的增大

而逐渐减少，当荷载达到一定程度后则出现理论值反超实测值的情况，而且偏差

随着荷载的增大而不断增大。

出现上述这种情况的主要原因在于k值的计算上，众所周知土体的模量实际是

随着应力水平的改变而改变，而且应力水平越大则模量就越小(由于土的塑性变

形)，而作为桩侧土等效弹簧的刚度系数k也应该如此。但本文在推导k值计算公

式时采用的是能量守恒定律，也就是说该k值是一个平均意义上的数值，在应力水

平低时本文计算所得的k值比实际值要小，而在应力水平高时该k值则比实际值要

大，而k值反映的是单位厚度桩侧土随着桩身发生单位竖向位移时而提供的桩侧阻

力值。也就是说，在低应力水平时承载力理论计算值的增长量会比实际增长量小，

而在高应力水平时则比实际增长量大，这就造成了承载力在初期偏小而在后期偏

大的问题。因此，本文的研究成果并不适用于分析如大直径嵌岩桩这类高承载力

桩基础的承载能力，因为承载力越大桩侧土的应力水平就越高，理论k值与实际值

的偏差就越大，承载力计算值也会因此而背离实际值(而且计算值是偏大，不安

全)。此外，桩侧土在高应力水平时塑性变形就不能忽略，这样本文一开始的弹

性假设也就不成立了。

由于k值的计算问题所造成的求解误差可通过以下两个方法进行修正：1、从k

值的计算模型入手，将线性土弹簧转变成与应力水平相关的非线性土弹簧。但要

注意，要求解出能反映土体实际受力变形特征的非线性土弹簧刚度系数k是比较困

难的。此外，在土弹簧为非线性的情况下求解工作会变得较为繁复而不利于工程

应用。2、不改变k值的计算模型，但根据大量的工程实例归纳总结出在不同荷载

水平中承载力理论计算数值与实测静载试验数据间的偏差范围，以系数修正的方

法来纠jF理论计算结果的误差。
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4．2算例二

4．2．1工程概况

为对本论文理论研究成果进行完整验证，须考察第三章所总结的岩溶顶板受

力稳定性验算理论是否合理。为此选择位于广州市白云区黄石西路的恒大金碧新

城建筑工程作为工程计算实例进行岩溶顶板稳定性分析，该场区内建筑群采用中

300和中400的高强预应力管桩，长度介于9～22m，桩端持力层为微风化石灰岩，

单桩承载力特征值为400kN。

根据岩土工程勘察报告及开挖所揭露的地层资料，本场地与工程桩相关的地

层自上而下可分为：

①杂填土：杂色，以粘性土、砂和建筑垃圾组成，湿，松散，厚度为2．6～3．2m。

②淤泥质土：狄黑色，呈饱和、软塑状，局部含粉细砂粒，厚度为1．2～7．1m，

标贯击数为1～6击，平均2．2--,-矗i"。主要物理力学参数：容重16kN／m3，含水量57．7％，

液性指数1．75，孔隙比1．63，c=8kPa，矽=70，q．。=8kPa。

③细砂：灰白色、浅黄色，饱和，松散～稍密，局部中密，厚度为0．5～3．2m，

标贯击数为4"---'22击，平均11．2击。主要物理力学参数：容重18kN／m3，c=OkPa，

矽=28 o，q,=22kPa。

④中粗砂：灰白色、浅黄色，饱和，稍密～中密，厚度为0．6～1 1．7m，标贯

击数为6～18击，平均10．2击。主要物理力学参数：容重18kN／m3，c=OkPa，矽=28 o，

q。=30kPa。

⑤粉质粘土：黄褐色、棕红色、灰白色、灰黑色，软塑～可塑，局部含少量

砂土颗粒，厚度为0．5～5．9m，标贯击数为3～9击，平均5．7击。主要物理力学参

数：容重18kN／m3，含水量37．2％，液性指数0．74，孔隙比0．89，c=25kPa，(-p=13 o，

q,=35kPa。·

⑥淤泥质土：灰黑色，呈饱和、软塑状，味臭，含有机物及少量砂粒，仅个

别钻孔揭露，厚度为0．5～5．4m，标贯击数为4击。主要物理力学参数：容重

16．5kN／m3，含水量48．2％，液性指数1．41，孑L隙比1．39，c=lOkPa，缈=80，q。=12kPa。

⑦微风化石灰岩：浅灰色，岩质完整、致密、坚硬，岩芯呈长柱状，见溶洞，

厚度为0．1～3．6m，饱和单轴抗压强度为70MPa。

下图为场区内两个具有代表性的地质钻孔柱状图。
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Fig．4-4 Typical bore hole columnar section of engineering geological

4．2．2岩溶顶板稳定性计算

选择本场区#117和#202这两根位于溶洞顶板之上的静压管桩进行分析计算，

考察在管桩最大试验荷载(660kN，即单桩承载力特征值的1．65倍)作用下岩溶顶

板的各项理论稳定性安全系数是否与实际情况一致，计算结果见表4—6及表4—7。

表4-6#1 17号桩底部岩溶项板理论稳定性安全系数汇总表

Tab．4-6 Table of karst roof stability safety coefficient of pile NO#1 1 7

，邻近钻孔
桩长：12．0m 最大试验荷载：660kN

桩号：#1 1 7 ZKl02

桩径：400mm 对应桩项沉降：7．94mm
(见图4—3)

岩溶顶板抗弯稳定性 岩溶顶板抗冲切稳定性 岩溶顶板抗剪切稳定性

安全系数 安全系数 安全系数

1．49 9．59 29．07

在最大试验荷载作用下桩项沉降只有7．94ram，并无发生过大的变形和刺入性破

坏，因此可判断岩溶顶板并没出现失稳现象。
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表4-7#202号桩底部岩溶项板理论稳定性安全系数汇总表

Tab．4-7 Table of karst roof stability safety coefficient of pile NO#202

邻近钻孔
桩长：11．8m 最大试验荷载：660kN

桩号：#202 ZKl04

桩径：300mm 对应桩顶沉降：2．77mm
(见图4-3)

岩溶顶板抗弯稳定性 岩溶顶板抗冲切稳定性 岩溶顶板抗剪切稳定性

安全系数 安全系数 安全系数

1．78 1 1．35 35．56

在最大试验荷载作用下桩顶沉降只有2．77mm，并无发生过大的变形和刺入性破

坏，因此可判断岩溶顶板并没出现失稳现象。

上述岩溶顶板稳定性分析验算是针对单桩而言，如果溶洞范围内存在多根静

压管桩则可通过叠加法进行计算。此外，上述岩溶顶板稳定性验算理论不但可以

对岩溶顶板的受力稳定性进行综合评价，而且还能指导岩溶区的地质勘察。如果

根据场地岩土工程勘察报告发现在工程桩桩位附近存在溶洞时，通常会在该范围

内补充勘察孔或布置超前钻孔以了解溶洞的状况。但由于溶洞的发育一般无规律

可循，因此在布孔时往往具有盲目性。此时可利用本文提出的岩溶顶板稳定性验

算理论来确定布孔的范围，具体方法如下：

1、根据勘察报告中对岩溶顶板裂隙的描述来选择稳定性验算模型的边界条件

(简支或固支)，同时假设岩溶顶板的形状(由于不能预先知道岩溶顶板的形状，

所以假设成圆形或矩形都存在问题。但由于圆形顶板的未知参数只有半径R一个，

而且板壳理论表明矩形板在承受竖向荷载作用时四角位处各存在一竖向反力，在

该反力作用下顶板跨中弯矩将得到减少，因此选择圆形顶板较为合理)，岩溶顶

板的厚度则可根据钻孔资料选取。

2、假设岩溶顶板的尺寸(圆形板假设半径R，矩形板假设长边a和短边b)并

根据假设的岩溶顶板范围内的管桩承载力特征值计算各稳定性安全系数，如果任

一安全系数不能满足要求则缩小岩溶顶板尺寸，反之则增大尺寸，直到抗弯、抗

冲切和抗剪切安全系数中的最小值等于控制值为止。此时的岩溶顶板尺寸为既满

足管桩承载力要求又保证岩溶顶板不发生失稳破坏的极限尺寸，补充钻孔或超日i『

钻孔即可稚置在该尺寸范围内，如果根据钻孔资料发现溶洞顶板实际尺寸小于上
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述极限尺寸则表明顶板是安全稳定的，反之则说明顶板将发生失稳破坏，此时须

要对其进行处理。

以本工程为例，ZKi02钻孔揭露有溶洞，场区内静压管桩单桩承载力特征值为

400kN，桩位布置呈梅花状，问距为3d～3．5d。假设岩溶顶板为圆形简支板并采用

上述方法进行顶板稳定性验算，计算结果表明当顶板半径为1l lm且其上存在三根

管桩时，顶板的抗弯稳定性安全系数为0．98<1(抗冲切与抗剪切安全系数均大于

1)。此时，补充钻孔或超前钻孔可布置在以ZKl02钻孔为圆心的1．1m半径范围内，

之后根据钻孔资料所反映的溶洞实际范围来判断是否须要对溶洞进行处理。

4．2．3结论分析

1、在算例二中，岩溶顶板在最大试验荷载作用下的各项理论稳定性安全系数

均能满足要求，同时实际静载试验结果也表明岩溶顶板在试验过程中并无发生任

何失稳现象。因此，本文所提出的岩溶顶板稳定性验算理论具有～定的可靠性。

2、在算例二中，岩溶顶板的抗冲切与抗剪切安全系数均大于抗弯安全系数，

这主要因为在岩溶顶板的抗冲切与抗剪切稳定性验算中将岩溶顶板看作一无裂隙

的素混凝土板。因此，在应用本文所提出的研究成果验算岩溶项板抗冲切和抗剪

切稳定性时应考虑选择较大的安全系数。

3、本文的研究成果不但可综合评价岩溶顶板的受力稳定性，而且还能用于指

导岩溶地区的岩土勘察。

4．3本章小结

根据本文所提出的岩溶区静压管桩承载力计算模型并采用Fort-ran95i吾言编

写了Lunwen程序，使用该程序对两建筑工地的静压管桩进行分析计算，对比结果

表明理论解答与实测数据的拟合程度令人满意。
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结论与建议

1、主要结论

(1)把桩看成是-一线弹性杆件，’桩周和桩端岩土体均看成是连续均匀的线弹

性材料，并用线性弹簧模拟桩周和桩端岩土体与桩身的相互作用，利用微元体的

平衡方程和物理方程建立了类似于传递函数法基本方程的微分公式(组)，使计

算公式与计算过程得到简化。

(2)提出了单位厚度桩侧土的等效刚度系数k，并通过引入挤密函数J(r)将

管桩挤土对桩侧土体的强化作用考虑在k值的计算中，使计算理论更接近实际。

(3)利用迭代法解决极限位移点位置不能在桩身竖向位移函数被求解出来前

预先得知而造成的求解矛盾，使管桩承载模型能被顺利求解。

(4)利用本文提出的管桩承载力计算公式可获得在不同桩顶沉降时的桩项压

力值，通过描点法可得出反映桩顶压力和桩顶沉降关系的P～S曲线。

(5)对岩溶顶板受力稳定性进行全面分析，建立岩溶项板抗弯、抗冲切及抗

剪切稳定性验算模型并提出相应的验算公式。特别在岩溶顶板弯曲应力计算中按

照顶板的形状和边界条件将其简化为四种力学模型，并利用板壳理论相关公式进

行计算，最后采用考虑裂隙影响的格罩菲斯强度理论进行顶板的抗弯稳定性验算。

(6)利用岩溶顶板稳定性分析理论可指导岩溶地区的岩土勘察。

(7)根据本文理论分析成果并采用Fortran95语言编写了Lunwen程序，同时

将其应用于广州两建筑工地管桩基础的分析计算中，对比结果后发现本文的理论

分析成果及据此编写的Lunwen程序具有一定可靠性。

2、建议及展望．

(1)如果能把本文所提出的线性土弹簧替代成一非线性土弹簧，并求解出能

反映土体瞬时受力变形特征的土弹簧刚度系数k，则可令理论结果更贴近于实际。

(2)本文在分析岩溶顶板抗冲切及抗剪切稳定性时并没有考虑到顶板裂隙所

造成的影响，这会使安全系数偏大，建议对验算公式进行修正。

(3)本文目前还只停留在单桩竖向承载性能的研究上，但管桩通常是以群桩

形式出现，所以如何把本文理论研究成果推广应用到群桩基础是一个需要解决的

问题。
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