
摘 要

长期反复荷载作用下土体与邻近桩基相互作用问题是数十年来岩土工程界的研究热点

之一。上述问题主要包括两方面的研究；长期反复荷载作用下土体变形特性的研究和受跃期

反复荷载作用土体与邻近桩基的相互作用特性研究。对此课题，本文主要开展了如下JL个方

面的研究工作：

在对国内外长期反复荷载作用下土体特性进行系统调研的基础上，基于临界状态土力学

理论，在Carter模型中引入临界重复应力的概念形成改进Carter模型。该模型可以更加合理

的反映重复加卸载作用F土体主要特性，可以方便地应用于长期重复加卸载地基与结构物的

相互作用分析。

根据改进Carter模型，编制了平面应变有限元程序，应用该程序对长期反复荷载下土体

与临近桩基相互作用性状进行系统的研究。结果发现地基土在堆载作用下发生沉降和水平位

移．随着反复加卸载次数的增加，堆载中心沉降和堆载区边缘士体水平侧移迅速增大，堆载

中心沉降和堆载区边缘土体水平侧移值的大小和中间软土区的性质密切相关，当中间软士区

的屈服面衰减系数0增大时，相同的反复加卸载次数所引起的附加变形也随之增大；而软土

层临界重复应力比rc的增大时则引起相同的反复加卸载次数下的附加变形降低。当堆载区

临近设置桩基时，由于堆载与临近桩基发生相互作用。引起堆载中心沉降和堆载区边缘土体

水平侧移降低，临近桩基刚度越大，降低的幅度越大。同时在反复加卸载作用下引起临近桩

基桩身发生侧移，桩基刚度越大，桩身侧移越小；随着反复加卸载次数的增加，桩身的附加

侧移值也越来越大；软土层深度增大，桩身的附加侧移值越大；桩身距离堆载区越远，桩身

的附加侧移值越小。相对于单排桩基而言．双排桩能够更加有效的发挥遮拦作用。

本文同时对水平位移土体与桩基相互作用进行了三维弹塑性分析，结果发现随着土体水

平位移的增加．临近桩身的侧移和弯矩值也不断增加．桩身刚度增大时。桩基越来越表现处

刚性桩的性状，而桩身刚度降低时，桩基表现出相对柔性的性状。

本文在p～Y曲线法和Poulos弹性理论法的基础上，提出一种能够考虑两者优点的耦合

算法。在此基础上，对长期反复加卸载作用下土体临近桩基的实用分析方法进行了探讨。算

例分析表明．本文提出的耦台算法和实用分析方法是基本可行的。

本文根据目前国内外被动桩设计现状，在有限元法分析的基础上．提出被动桩优化设计

的初步设想。根据设计使用的目的不同将被动桩分为“主动型被动桩”和‘‘被动型被动桩”

两种类型·对于“被动型被动桩”而言，采用椭圆形截面桩和矩形桩可以一定程度上降低临

近土体水平位移对桩基的影响，而采用降低桩土界面强度进行“被动型被动桩”优化设计也

是可行的。

关键词：被动桩，土体与桩基相互作用，长期反复荷载，临界状态土力学．本构模型，平面

应变有限元，三维弹塑性分析，耦合算法．优化设计



Abstract

Soil and pile foundation interaction under long-term repeated loading has beca one

of the most im【portant issues of gcotechnical engineering in the worid for near several

ten ycars．The main points of this research consist of two parts，one is the

characteristics of soils under long-term repeated surcharge loads，the other is the

response of near pilcd foundafion subjected to lateral loading from horizontal soll

movements generated by the approach surcharge loads．Some main works and

achievements of this dissertation arc described as follows：

This paper discusses the characteristics of soils under long-term repeated surcharge

loads in detail bv studying the relevant reslllts reposed in the literature．It introduces

the concept of critical repeated stress level into the Carter Model based on the critical

state soil mechanics and improves the Carter Model to Modified QIncr Model．Thc
Modifled Cal'ler Model锄reflect reasonably the main characteristics of soils under

Iong-teHn repeated surcharge loads．and it∞n be used to analyze conveniently the

interaction between soil and pile foundation under long-term repeated loading．

Then，this paper analyses soil and pile foundation interaction under long-term

repeated loading in detail using the plane strain FEM program．In the program．the
characteristics of soils under long-term repeated surcharge 10ads simulates by the

Modified Carter Model．It finds that settlements at the center of loading are．,a and

displacement at the side of loading area are affected by several factors。such as the

magnitude of 0，critical repeated stress level rc，the loading number and pile stiffness，

etc．The settlements and displacements increase when the magnitude of 0 of the

middle soft soil stratum or the loading number inca'edlscs．On the other hand，when the

critical repeated stress level re of the middle soft soil stratum increases,tlIe settlements

and displacements decrease．If there have several piles at the side of the loading area，

the settlements and displacements will decrease because of the pile shadowing effect,

and the magnitude ofchange is leIated to the pile stiffness．

This paper also analyses the interaction between soil and pile foundation subjected
to soil movements bv 3D FEM．It finds that the displacements and moments of the

pile increase with the soil movements。When the pile stiffness incresses。the

characteristics of pile is rigid and when the pile stifiness decreases，the characteristics

of pile is flexible．

It is coUllnon to use the load-transfer curves(p～Y curves)or Poulos’s elastic

theory to calculate piles subjected to lateraI soil movements at present．This paper
discusses the characteristies of the two metIlods and develops a new soupling

analytical solufion based on the two methods．In the new method,the solI modulus

along pile length a聆calculated by lhe P—Y curves according the soll elements’

stresses level and lateral displacements between the pile elements and soil elements．

then the elastic theory is used to account for the soil-pile intemction between difierent

elements using the above soil modulus．The results of the proposed coupling method
is reasonable as shown by comparing lateral behavior of the pile with the above two
methods．Above that，this paper discusses the calculation methods of the pile



subjected to soil movements cau∞d by long·term repeated loading．

This paper brings forward the optimum design concept of passive pile b觞ed the

above analysis．It thinks that the passive pile is composed of actively passive pile and

passively passive pile according to the design purposes of pile for the first time in the

world．To the passively passive pile，we can adopt the ellipse pile or the rectangle pile
to decrease the influence of soil movements；also We can decrease the strength of

pile—soil interface to decrease the influence．The two methods ale feasible according

to FEM analysis．

KeywOrds：passive pile，soil蛐d pile foundation interaction，l彻g-t咖repeated
loading,critical state soil mechanics,soil constitutive modal，plane strain

FEM，3D FEM,coupling analytical solution，叩timum design
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第一章 绪论及文献综述

1．1 研究课题的提出及其研究意义

1998年1月lo目清晨6时55分，建造十多年的上海宝钢炼钢渣处理厂房沐浴着绵绵冬雨，

屋顶系统倒塌了。图1-I，1-2，1-3清楚地记录了当时厂房破坏和结构受损的情况。

该厂房屋顶系统的倒塌看似偶然，实际上有其必然性的一面。该厂房由日本设计，多以日

方厂房为样板，未对特殊的软土地基在设计选型和局部构造处理上进行较为完善的考虑，经过

十多年来的生产运作和生产负荷的一再扩大，在地基处理和厂房结构方面的缺陷和不足，随着

地基土体的缓缦固结和流变，而日益凸现．部分厂房行车频繁啃轨，最终导致了厂房的坍塌IlJ。

图1．1 某厂房犀顶坍塌时的情况 圈1-2厂房犀丽坍塌中心
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圈l-3厂房屋顶剐架节点破坏圈 图1-4厂房破坏区域及塌落中心位置
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从该厂房破坏特征看，①。⑤轴线之间的屋盏系统全部坍塌，塌落中心位于②。③轴线

的中问地带(圈1．4)，即从①轴线记起为第四榀的正F方部位·①-⑤轴线之问的屋架全部

变形，扭曲、撕裂、拉断或压屈，塌落在地面，屋架上部的天窗架也随之砸落在屋架上，支承

屋架的上柱一致向坍塌中心弯扭，屋架及天窗的檩条因连接固定螺栓的崩断而脱落'屋面板和

嫱虚板被撕落交错在一起，因此而造成全线停产·

在坍塌事故发生后，由于是抢修和事故现场清理同时进行，事故现场的保护比较差·给工

程事故的分析造成了一定的困难。为了查清工程发生的原因，对破坏厂房附近另一座受力和运

行条件相似的一炼整脱模厂房进行了检测，发现柱子发生了较大的侧移例(图l-S)．

I勇i-5柱子侧移图(单位：唧)
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从宝钢炼钢菠处理厂房破坏特征、柱基的沉降监瀑结果以及一炼整脱棱厂房拄基侧商位移

检测资料看，炼钢渣处理厂房的破坏是桩基侧向位移和不均匀沉降引起上部结构弯扭、撕裂等

综合作用的结果。同济大学杨跛教授等【2l根据事后检测资料和堆载条释下土体性质的研究，提

出该厂房坍塌的主要原因在于长期堆载导致土体和邻近桩基产生较大的侧移和变形累积·

从该厂房桩基、土体与荷载的相对关系看，属于被动桩与士体相互作用研究的范畴。而从

士体的受荷特性看，在局部阶段内土体受蓟加卸载动态作用，而从整个厂房的运行过程看则受

到长期的准静态荷载作用。这种准静力特性与静力作用下的土体性状可能有本质的不同’因为

在长期、反复加卸载作用下，土体不仅表现出塑性应变的交变累积过程·而且还表现出粘塑性

特性。因此．对于这类问题关键是以下两个问题的研究：1)长期反复荷载作用下土体特性的

研究：2)受长期反复荷载作用土体与邻近桩基(被动桩)的相互作用特性研究·上述两类I司

题不仅在各类工业厂房中普遍存在。在港口海岸桩基结构、低路堤邻近桩基构筑物、储存石油

制品和化学溶剂用的储罐、水塔以及筒仓等方面也屡见不鲜·

下面对这两方面的国内外研究现状加以简述，重点进行被动桩的综述-



第一章 绪论及文献综述

1．2 堆载地基与邻近桩基相互作用特性及其研究现状

De B∞J3】根据桩基与周围土体的相互作用，将桩分为二类：第一类桩基直接承受外荷载并

主动向土中传递应力，称为“主动桩”(Activepile)；第二类桩基并不直接承受外荷载，只是由

于桩周土体在自重和外荷作用下产生水平运动而受到影响，称为“被动桩”(Passive pile)。在

主动桩中，桩顶荷载使桩在士体中移动，桩上荷载是因．桩相对于土体的变形效应是果；而在

被动桩中，侧移土体对桩产生土压力，土体相对于桩的移动是因，它在桩身上引起的荷载是果。

由于被动桩因土体移动产生的桩侧荷载难以确定，引起桩士相互作用的土体位移不仅与士体本

身的性质、桩的形状、数量和布置等因素有关，而且还与产生土体位移的成因(如堆载、开挖、

打桩)有关，因此，被动桩的问题要比主动桩复杂得多，如果设计不当，会产生严重的工程问

题。在软土地基中，堆载或开挖引起的土体水平位移可达到堆载高度或开挖深度的1％～2％甚

至更大。如此大的侧向位移引起的作用于桩上的侧向压力会很大。足以使大尺寸的桩产生变形

甚至破坏【4J。

工程中常见的被动桩主要有如下几种：

(1)在挤土桩施工过程中，由于打桩(或压桩)引发的挤土效应会使周围土体产生水平位

移，引起邻近桩身挠曲pJ。

(2)建于软土地基中的桩基码头，由于港池开挖和堆场的填士而使士体产生显著的地基沉

降和水平位移，从而导致码头的偏位甚至损坏【6J。

(3)地面堆载附近的桩基，或路堤旁建筑物的桩基，由于堆载引起地基土侧向移动，可能

对桩基施加巨大的水平荷载【2】171。此外，由于桥头路基的影响，桥台桩基及邻近桥头桥粱桩基

也存在同样问题闻19】【10】【1”。

(4)抗滑桩，人们常利用桩的侧向承载能力来加固边坡，增加边坡的稳定性，这类桩称为

抗滑桩，属于典型的被动桩，在全世界中得到广泛应用【121 1131(14】。在我国，每年施工的抗滑桩

超过上万根，投资达数亿元1151。

(5)基坑开挖或隧道开挖盾构推进条件下相邻的桩基，此类工程引起的桩的挠曲变形甚至

毁坏不容忽视【161【17】[is】。为减少桩的侧向变形，开挖一般是分段分层进行。倘若～次开挖深度

过大，土体产生的水平位移会使桩产生挠曲。形成被动曲桩。由于曲桩承载力比直桩要低，严

重时会危及建筑物的安全【1 91。

本文主要讨论上述第三种．卸地面堆载作用下的邻近桩基性状．本课题组的陈福全博士f2。j

曾经在前人121】122(23】的基础上针对土层侧向位移对邻近桩基的影响对现有文献与成果进行了

总结。下面在他的基础上分别就以下三个个方面进行综述：介绍国内外被动桩的试验情况和主

要成果：总结和阐述现有的各种被动桩土压力理论和计算方法；被动桩与土体相互作用性状分

3
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1．2．1试验研究

l'2．1．1现场测试

Franx＆Boost0列通过对荷兰的几个桥梁和高架桥工程桩基进行观测取得了在土体侧向

位移条件下桩基的变形观测资料。观测资料显示，在土体侧向位移作用下，该工程中的桩和桥

台都产生了很大的侧向位移，其中，有个工程在旆工完成2年之后，土体还产生很大的水平位

移，导致桩基破坏。

Heymanl25】于1961年通过现场试验以确定土堤坝对相邻已有建筑桩基的影响。试验中，3

根桩穿过8．5m厚的粘土和泥炭土至持力层，不允许桩头水平侧移：先在距桩30．0m处填筑高达

7．0m的路堤。然后将桩以5．0m的间距向外推移，对桩身最大弯矩和桩头反力进行量测，试验得

出的结论是当桩离路堤坡脚大于35．0m，即约为软土层厚度的4倍时，土堤对桩的影响可忽略不

计。

Heyman[7l于1965年还进行了另一个相关试验。图1．7是一段路堤的剖面，为高等级公路路

基，底宽65m。堤趾离开一幢与公路平行的楼房的距离约12m。楼房基础预制钢筋混凝土桩，

桩长13m，其扩大桩尖支承在较深的砂层中。路堤分级填筑，每级填筑高度为1．4m，在每级之

间休止几个月，使地基逐渐固结。在填筑第一层前打设四撵问距3m、深12m的砂井，以提高地

基固结速率。沿路堤在几处埋设电阻式孔压计，以监测排水的有效性。为了估计距离路堤12m

的楼房下的桩中的应力，于路堤旅工开始前，在楼房附近的空地上打入一根长13ra的试桩。试

桩的类型和断面尺寸与楼房下的预制钢筋混凝土桩完全相同。在桩顶下2．2m到6．7m的范围内装

设6个断面的电阻应变计。桩顶支承在自由的水平支撑上，并装有电阻式荷重计和油压千斤项，

利用千斤顶尽可能使桩顶维持在原位置。图1．8为测量结果，其中I、II和IⅡ相当于三级填土，

每级高1．4m。图l一8(a)三级荷载与桩项反力的关系．图1．8(b)表示从应变计推算出的试桩弯矩。

对于第1和第1I级填土各标出两条线，低值相应于刚刚加荷后的应力，高值则是加荷2个月后

下一级荷载前的测量结果。在堤趾和距离堤趾12m处的测斜仪测量结果表明．在地面一I-12m深

范围内，各层土的位移是均匀的，试验桩所在位置(距离堤趾12m)土体水平位移为1．5crn，堤

趾下士体的水平位移则为3．0cm。试桩的实测最大弯矩为24．5kN-m(根据应变计推算)，三级荷

载下的桩顶水平反力分别如图1．8(a)所示。试验结果发现，对于地基只发生小变形的情况．可

以利用桩项反力与分级加载的实测关系曲线(图中所示基本为线性关系．即属该情况)合理地

估计侧向土压力所引起的弯矩。如果在已有建筑物前打入一报与该建筑物桩基相同的桩，并在

其阃设置测力计，同时利用测斜仪检验地基土的侧向变形，就能对已有的建筑物下的桩基所受

4
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影响作出估计。
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Nicuml等人1971年对一建在13．5m厚的硬粘土上的桥台桩基中的6根桩的位移进行了观测，

同时量测了桥台的沉降与水平位移，结果桥台翼墙的沉降达55I姗时，桥台往路堤方向位移．

当荷载超过3倍软土层不排水抗剪强度时，桥台侧向位移急剧增大。

Wenz“1于1973年报道了一矿石堆场对软土中桩基影响的试验。试验土层软土不排水抗剪强

度品约为15．OkPa，而矿石堆载荷载高达250．OkPa，远超过软土的极限承载力。试验场地共埋设

3根桩，并量测土体侧向位移，结果表明土体最大侧向位移达1JDm：当土体侧向位移达到400～

500mm时．桩已破坏。



同济大学申请博士学位论文 长期反复荷载作用下土体与临近桩基相互作用研究

魏汝龙等人【6】128】【29】l刈【31】对后方回填土和堆货引起高桩码头位移和码头结构损坏的性

状进行了长期现场观测。指出：岸坡的侧向变形对桩基产生水平推力导致码头位移，岸坡的竖

向变形使桩基产生负摩阻力并造成码头不均匀沉降，而且在码头竣工初期以水平变形为主，之

后后者就起主要作用。

严人觉等人【32】于1986年在上海宝钢某管坯仓库进行了地基堆载位移和临近桩基相互作用

试验。试验是在22米x30米范围内的天然地基上逐级堆载加荷(60．0、90．0、120．0、150．OkPa四

级)、观测料堆旁土与基础的沉降和侧移、临近桩基的侧向变形、土内孔隙水压力以及桩身弯

矩的变化情况。以掌握在大面积堆载下的地基变形及其对临近桩基的影响规律，为设计提供依

据。场地的地质情况如下：在地表处有2．5m厚的的黄褐色粉质粘土层，其下有20m厚的灰色淤

泥质粉质粘土和淤泥粘土(中间在4～7m深度内夹有粉砂薄层)．为软塑～流塑的高压缩性饱和

软粘土。22．5～60m为粉质粘土、粉质砂土，属中等压缩性；60m以下为细砂层。在堆载旁边50cm

处设置试验柱基基础，尺寸为5．4mx5．4mx2．45m；在基础下有4根长60m，埘妫．6xllmm的开口

钢管桩。试验结果发现地面堆载厂房的柱基采用桩后较天然地基沉降可减少∞％，侧移可减少

75％；桩身的弯曲取决于桩的长径比、堆载区域面积、堆载荷载大小和软土层厚度及深度：桩

基在临近地面堆载作用下最大挠度出现在软土层顶面附近；桩群中前捧桩的挠度约为后排桩的

1．6倍。

此外，各国的一些研究者【4】[33】p4】也曾进行过类似的现场试验，但由于条件所限，这里就

不一一列举。

1⋯21 2室内模型试验

Matsin等脚l 1982年为了验证其塑性变形理论法。曾在长60cm、宽3(kai、深30cm的钢制模

型箱内观测不同桩径和桩距时，作用于抗滑桩排上的土压力随土体位移变化的情况。试验结果

表明。理论值与实测值吻合得很好。

Poulos等人【”l于1995年进行了在土体不同侧向位移作用下被动单桩的性状模拟试验，研究

了相应被动单桩的设计计算方法，发现确定桩侧土体极限压力值对于单桩的设计分析计算是至

关熏要的。随后Chert＆PoulosPTl于-1997年进行了在土体不同侧向位移作用下群桩的性状模拟试

验，研究了在土体倒向位移下的群桩响应。

Panp81等人于2002年进行了一系列的模型试验，研究了在土体侧移下的排桩性状，指出桩

成行或成排，桩间距约为2至5倍桩径时，沿桩身分布的根限压力比单桩要来得小。而且当桩距

减小时，群桩效应随之减小。

铁道部第二勘测设计院【3，J【帅】于1985—1986年曾通过室内模型试验研究了排架抗滑桩与双

排单桩的对比模型试验及抗滑桩前滑体抗力的分布情况。结果发现无论滑体为粘性土还是松教

6
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舟质，滑体下滑力基本为三角形分布，合力的重心约在滑动面以上O．26_030h间(卜滑动面以
上桩长)：桩前滑体抗力图形接近抛物线形，合力重心在滑动面以上0．45h左右处i桩前滑体抗

力的大小和分布，除与滑体和滑动面的性质外，还与滑体的大小和形状有关，滑体越大，抗力

越大；当桩的间距较大时，相当大的一部分下滑力从桩间漏出，这部分力与通过桩传至桩前滑

体的下滑力一道，推动桩前滑体向前移动。

l工1．3离心模型试验

对于以自重为主要荷载的土工问题，土工离心模型试验可以在短时间直观而迅速地模拟原

型土工结构物的变形和应力的变化过程，如与时间有关的地基固结与沉降等，具有一般室内模

型试验无法比拟的优点。下面概述国内外采用离心机模型进行被动桩性状研究的情况。

Springmanl41喇用离心机模型对临近竖向表面荷载作用下软土地基中的单桩和群桩性状进

行了一系列试验。试验模拟地质条件为6一,8m软土层上覆薄砂层，模拟原型桩为桩径1．0m的钢筋

混凝土桩。在模型桩试验的基础上，Springman假定桩侧土体位穆模式为三角形，提出了相应

的桥台桩基考虑土体侧移的桩基设计计算方法。

Stewart{421于1992年乖J用离心机模型堆载作用下软土地基中的单桩和群桩性状进行了共十

二组试验．试验土体条件为；顶部为薄砂层，薄砂层下面为8．0m或18．0m厚的软土层，软土层

下面为中砂层。采用边长为3．18mm的空心方形青铜管模拟边长为320mm*g桩。试验模拟软土层

不同厚度、桩基的不同位置、不同桩头约束条件、不同堆载高度和不同支护条件下桩土的相互

作用性状．试验结果发现，当堆袭荷载小于3CII(相当于边坡安全系数Fs一>1．7)时桩身弯矩和

桩头位移都比较小．而当堆载荷载大予3G以后，桩身弯矩和桩头位移迅速增加；桩身最大弯

矩出现在固结桩头或者软硬土的交界匿上；试验同时发现，堆载施加后桩身的瞬时位移可达完

全固结后桩身侧移的70％以上，在固结过程中桩身侧移增加不大。Stewart的试验结果和前人的

成果比较吻合。随后．Stewart采用平面应变有限元程序对试验结果进行了系统分析．程序中土

体分别采用线弹性、TI∞oa模型和掺正剑桥模型模拟，结果发现对于土体的侧向变形场而言，

土体的刚度和泊松比是控制性的因素，而采用不同的本构模型则区别不大。在离心机模型试验

和有限元分析的基础上，Stewart对Springman提出的方法进行了修正．使之更加符合实际情况

和便于应用。

Sprlngman和Ellisl431-于1994年也通过离心模型试验研究了受被动荷载影响的桥台桩基，得

到一些有意义的结果，并指出，尽管已经有比较丰富的现场被动实测资料，但由于桩土相互作

用复杂，目前其机理仍未完全研究清楚，因此，需要有越来越多的学者来研究相关问题。
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1．2．2被动桩桩侧极限土压力计算

在进行被动桩的受力分析与设计时，合理地计算作用在桩上的土压力最为关键。对于基坑

围护结构这一类被动桩，其桩侧土压力的计算较为简单，一般可分解为静止土压力、主动士压

力和被动土压力加以计算。而对于大面积堆载附近的桩基或者土坡中的桩基(如码头桩基、加

固土坡用的抗滑桩)，桩侧土压力为土体移动对桩产生的推力，它盼确定较为复杂，它的大小

确定适当与否，直接关系到被动桩桩身最大弯矩的计算结果是否合理，是被动桩研究中最关键

的问题1“1 1441之一。

由于堆载临近的被动桩基和土坡中的抗滑桩及码头边坡中的桩基一样通常设置成桩捧型

式．故在计算桩所受到的侧压力时必须考虑桩问距的影响。当桩间距较小时。桩问土体在桩间

形成土拱效应，土体不致于从桩间滑出：当桩间距增加时，土拱效应减弱，一旦桩距大于某一

值(工0时，土体将从桩问滑出或产生绕桩滑动，工。称为临界桩间距。国内沈珠江哗l和杨雪强l艏JM

等曾分别研究了需要形成土拱效应II缶界桩问距问题。陈福全也利用著名商业软件Plaxis系统研

究了被动桩基的土拱效应[481。

Randolpth＆H∞h姆【“119“年在采用塑性极限理论分析不捧永情况下桩基受倒向被动荷

载性状的分析中，将土层描述成完全塑性的粘性材料，将桩的极限阻力在塑性理论中简化为平

面问题．即简化为计算作用在无限体中水平位移的桩上的作用力。据此提出一个能够考虑不同

±体的强度和桩的直径影响的作用在被动桩上的荷载的精确解．桩侧极限土压力在桩士界面理

想光滑条件下的(“n)G d和完全粗糙状态下的(4√2+妨)G．d之间变化。

目前，对被动桩桩侧土压力研究较为成熟的是抗滑桩。IIo嗍例pl】p2l【跏髀l和沈珠pl-14+)

分别提出了能够考虑桩土相互作用的塑性变形理论法和散体极限平衡理论法，他们的研究成果

对于大面积堆载条件下桩基的计算有借鉴意义，现简单介绍如下。

1．2．2．1塑性变形理论法(№at e1．1975，1977,1978，1979，1981，1982)

地表面

勘(z
滑动面

抗滑桩f

圈1-9 m桩的穗定

／j土体滑动方向

n“士垃的慧宦
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由于被动桩上侧压力是桩基稳定性分析中最关键的参数，无论是大面积堆载下邻近的桩基

分析还是边坡加固的抗滑桩分析．正确地估算侧压力是稳定性分析的关键，如图1-9所示。侧压

力如估计过大，将导致桩设计的保守和边坡稳定性的不足；反之亦然。这里所说的侧压力是指

作用于桩两侧的压力差。一般来说，侧压力变化范围很大，由滑坡体不动时的零值，到桩周土

体出现大位移时的最大值。

日本学者Ilo根据塑性变形理论从单排桩角度提出了移动土体产生的极限侧压力计算公式，

从而用来研究排桩间距、桩顶固定条件、桩在滑动面以上的长度、直径和刚度等因素对岸坡稳

定性的影响。如图1—10所示，lco【49】假设：

1) 当土层变形时。沿AEB和A'E’B’发生两个滑动面，EB和E’B，与x轴的交角等于

A／4+∞|2l

2)土层只在桩周土区AEBB’E’A，中变为塑性，服从Mohr．coulomb屈服准则．此后，土层

可用硼c的塑性体表示；

3)在深度方向上，土层处于平面应变条件；

41桩为刚性：

5) 假设AAf上面上作用力为主动土压力；

6)在考虑塑性区AEBB‘EIAI的应力分量时作用在AEB(A'E—B)面上的剪应力忽略不计。

图1-10桩周土的塑性状态

然后根据塑性区AEBB'E'A+力的平衡条件，认为作用于平面BB’和平面从，上的侧向力之差

就是x轴方向上单位厚度土层作用在桩上的侧向力pO)：

9



同济人学申请博士学位论文 塑反复荷载作用下土体与临近琏基相互作用研究

ppM[孟荆学一叫矧卜1／2 tan qo-1蚓gl
—cp嚣一∞z虬“2}+考。e印(里皆虬t“曲n(詈+詈))一D2}

nJ’

对于∞=0的软土，有

P∽-cD，(3ln爰4-警tan分地加” ㈦：，

式中虬一tan2(要+罢)，AtDt(D／D2)‘心“、“9+‘“1，gl一2tan·p+2N．“2+Ⅳ9““，
q- 二

92=N，”tan go+Ⅳ，一1，c为土的内聚力，妒为土的内摩擦角，_lDl为桩中心距·D2是桩净间

距，r是土体容重，z表示到地表的深度。

当土体相对于桩产生移动时。作用在桩上的侧向力由零逐渐增大到极限值p。{助(z)沿土层

深度积分，即可得出桩上所受的总的极限侧向力。尽管上面两方程是在假设桩为刚性的情况下

得到的，但仍可推广到弹性桩的情况，这是因为：根据上述对地层的假定，桩周附近土体变形

很小，故桩变形产生的影响可以忽略p”。一系列野外试验及室内模型试验删表明，计算结果与

实际抗滑桩上的实测值相比，即使在桩顶自由的情况下也能吻合，在桩顶受约束的情况下更为

准确。

De B∞r和caIpcnn一55J认为：当土层内摩擦角小于200。桩的中心距为桩径的¨倍时，该
方法可得到让人满意的结果。

由于极限侧压力m并非总能发挥出来，lto et a1．后来又提出了侧向作用力动员因子口，的概

念．进一步完善了他的理论。当桩土相对位移由零逐渐增加时。侧压力也由零逐渐增加到极限

侧压力p仁)·桩身实际受到的侧压力应为口，·p(z)，a。称为侧向作用力动员因子，一般介

于肛1．0之间。

1．2．2．2散体极限平衡理论法(沈珠江，1990)

国内较早的抗滑桩设计方法往往只按桩的折断计算抗滑阻力，而未考虑土体绕桩滑动的可

能。沈珠江于1990年提出，完整的抗滑桩极限设计方法应当包括各种可能的破坏验算，即应当

包括土坡整体滑动验算，土体绕桩滑动验算和毁桩滑动验算。他利用散体极限平衡理论推导了

土体沿水平方向绕桩滑动时桩身受到的绕流阻力公式，并在此基础上提出了抗滑桩的具体设计

10



步骤。

假设土层无限广阔并沿水平向对垂直桩作相对运动，且桩的侧面绝对粗糙，得到圆形桩单

位桩长上的绕流阻力公式如下：

喇吨⋯c吲矽×筹p匦脚州砌2州灿卢
+篱蛳卜卜吣俄2㈣删一面4fg 2自o+1∞s弘】}㈦3)

式中c为粘聚力；妒为内摩擦角，r为土体容重，d为桩径，：为计算点埋深，_￡‘-三+詈·该
式适用于两桩中心距L超过下列临界桩间距L。的情况：

t一0．Sd(1+O．5fg鹏p9+2e”P sin／u) (1．4)

对于妒=0的软土，有

pO)-4．C2c。d (1．5)

1．2．2．3其它各家提出的桩侧极限土压力值

表1-1 桩侧±体极限土压力统计表

极限土压力值P。 建议者 各注
1 9．oc= B∞∞pq “鼬rpile
2 8．0 cⅡ ’v'ittianit’q ”％鼬F pile

3 105G Randotph and Houlsbyl*4J "active”pile

4 11．7 Gl Chenp6J “active”Pile

5 11．75G Bransbyt3w ‘'active"pile

6 ．见一臼+o’，G)z+《匝5／d)ij(； Madockl叫J ～d[ve”pⅡe

P⋯90G 其中y为平均有效容重；2

为深度，d为桩径
7 9．0 clI P∞10stlq “passive”pile

8 10．5G DeBeerandWallaysle'1j "passive"pUe

9 11．4 c- ChertL’5J ‘'passive’’pile

10 11．75 c． Braasby and Spdn鼯mⅫl“J “passive”pile

11 10．0 GI Pan,cl all”J “passive”pile；士体位移0．43
d达到

12 Stiffpile 10．0 q； Pan．et aliw “passive”pile

Flexible pile加．8 Gl 数值分析结果

13 Ceupled p丑e in it fOW：7．1 c_．s=3d Pan,et=1t’q ‘'passive”pile

8-6q，s=Sd 群桩试验结果舾le head

C抽pled pilcintline： 血叫h达到扳限土压力的土
Front plie：8．2 G．s--3d；7．1 G-，☆sd 体位移范围为0．2-0．7d

Rearplie：4．3 G，s=3d；8．1 CII，s《d

附注：①(j为土体不排水抗剪强度：②表中数值适用于地袁一定深度以下土层．对于地表附近可取一较低值

如2．0．4．0巴
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除了llo和沈珠江这二种理论方法能够计算极限侧压力值以外，其它各国研究者在理论、

试验和数值分析的基础上分别提出了桩侧极限侧压力的建议值。参见表1-1。从表中可以看出，

桩侧极限土压力值大致在8．0。12．0Cu范围内。Goh[“J等人在采用平面应变有限元法分析堆载与

桩基相互作用时．取桩侧极限土压力值大致在9．0Cu。

1．2．3被动桩与土体相互作用的设计计算方法

目前，被动桩与土体相互作用的设计计算方法大致可分为四类：经验方法、基于土压力的

计算方法、基于土体变形的分析方法和有限元法。

1．2．3．1经验方法(Empiri∞l method)

经验方法是指在对现场工地试验或室内模型试验观测的基础上，根据试验数据整理得到的

图表提出确定桩侧土压力或桩顶位移(y。，)和桩身最大弯矩O毛。)的经验公式。Heyman＆

Boersma[“、De Beer＆Wallays[e”、Ot∞【删和slewan【ll】f‘2】都曾使用该方法。提出过用来计算桩

顶挠度和桩身最大弯矩的经验计算公式。

上述方法并非基于土力学基本原理而纯属经验性质，有些假设也可能不一定合理，因此，

应用起来有一定的局限性。

12．32基于土压力的分析方法(1"rare-based method)

土压力的分布型式来自于理论公式或假设，然后经过计算确定桩身最大弯矩和桩顶位移。

或弯矩和位移沿桩身的分布情况。国内外有不少学者曾在该方面做过一些研究工作，只是士压

力的确定方法有所不同。Begemann&De Leeuw p3】依据桩土闻相对位移近似地确定土压力的大

小，DeBeer＆WallaysDll依据边坡安全系数估算土压力的大小，Tschebotarioff[”J依据士体中

的应力大小估算侧向土压力，在确定出土压力之后，他们各自提出了桩身最大弯矩的计算式。

此后，Ito et alIs9】仁1J根据塑性变形理论推导了土体相对于桩排作水平移动时作用于桩身的极限侧

压力计算公式，springTn¨【41Ⅱ叫依据桩土问的相对位移分析了土压力的可能分布型式．

Stewartf421则考虑了雄载型式及士体非线性对土压力的影响，对s面昭nn确定土压力的方法作

了适当改进。在确定出土压力之后，他们各自提出了桩身位移及弯矩的计算方法，Stewart[“1

则提出了桩项位移及桩身最大弯矩的表达式。各家提出的桩侧极限土压力值可参见上一小节。

假定土压力的分布型式虽然比较直观、可以简便地求出桩的最大弯矩和水平变位，但由于

统计资料有限，考虑因素单一。误差较大，很难在工程得到普遍应用。因此，要想准确计算流

动土体作用于被动桩的侧压力是极为困难的。土压力方法相比较而言．能够方便快捷地求得最

大弯矩和桩头位移。Stewart[42]]i)f究表明，这些基于土压力方法假设的方法由于考虑因素较少，

12
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实测结果与计算结果离散性较大。

1．2．3．3基于土体变形的分析方法(Displacement-based me恤od)

该方法是直接依据土体位移计算桩身侧向位移及弯矩的分布情况。国内外不少学者p4】f叫f叫

【删F1韫出了众多各异的计算方法，主要分为弹性理论法和地基反力法两大类型。Poulos[刈在假

定桩周土体为均质弹性介质，其应力和变形满足弹性半无限体内作用有水平力的MiBdlm解答，

土体变形模量和屈服应力沿深度变化，而土中的桩被简化为简单的弹性梁，满足梁的挠曲微分

方程，然后通过桩土接触面上的应力平衡求解桩的挠度和内力。李国豪舯l则采用弹性地基梁

解析法利用桩的挠曲微分方程来求解竖向荷载作用下被动曲桩的变形和内力。这里简要介绍一

下Poulos和李国豪的分析方法。

Poulos的方法属于弹性力学方法。在该方法中。桩被简化为一个简单的弹性梁，土体则按

弹性连续介质来考虑。桩每一个单元的侧向位移都与桩的弯曲剐度和水平向的桩土相互作用应

力相关，相应的土体位移则是与土的弹性模量或刚度、桩土相互作用力及自由场土体水平位移

相关。通过在每一个单元上桩和土水平位移一致性的考虑，如果桩和土作用界面维持弹性状态

的话，就可以推导出下面的表达式：

【【D】+桀p咎慨) 江s，

其中：fD卜—啦的有限差分系数抗弯矩阵；明一——土体位移相互作用影响因素矩阵的逆

矩阵；j‰——桩的无量纲挠度系数．j-(袅--E／IE,L4；^——桩单元数：{△p)——桩的侧向位移

增量；{△p。卜一自由场土体侧向位移增量：田一桩的抗弯刚度i日——沿桩身土体的平均
杨氏模量；上——桩的埋置长度。

此外，水平力和弯矩平衡方程式，桩头和桩尖的边界条件都可用位移来表示。在解答了位

移增量所得到的方程以后．可以根据桩的弯矩方程式计算压力增量，然后加上既有压力，就可

以获得总的桩土压力。把这些值与相应单元处土的屈服压力值做比较，以确定桩侧土单元是否

进入破坏状态，一旦进入破坏状态，桩土压力就由屈服压力取代而不再增加。Poulos的方法由

于设定了极限侧压力，相当于视土体为理想弹塑性体，因此，在大变形的情况下，结果也较为

合理。

李国豪在分析宝钢钢管桩受基坑位移影响时对桩土问的相互作用力与桩士相对位移关系

采用线弹性模型，利用弹性地基粱解析法对被动桩的反应进行分析。他假定地基土体发生水平

位移H∞，引起桩的位移为yD∞。根据winⅪe嘏定，桩土之间相互作用力的与桩土间的相对位

移u(z)-yo(z)成正比，比例系数为K，等于桩的宽度d乘以地基侧向反力系数如．对于软土，可近

13
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似地取ks为与深度无关的常数，故运动土中桩的挠曲微分方程为：

日≯川)，。一)；o (1'7)

利用上式求解yo时，需要根据具体情况从理论计算或实测结果先确定土体的水平变位“，他

选用了函数H∞来表达土的水平变位，然后解褥y以)-

u(z)-Uoe一“(sinAx+cosAx) (1·8)

其中，^=A腮，H为桩长。代入(1．7)解得：

yo乜)l／／oe砘00 sin允+bocos耙)+Hoe啡印sinaz+Bcosc2) (1·9)

式中的积分常数A和B用以满足桩项边界条件求得。土与桩之间的水平位移之差表示桩土之间

作用力的分布情况，它等于

u(z)一YoG)tⅧoc0P一“00 sinAz+‰cos2z)一“oe一“口sinaz+Bcosaz) (1．10)

其中c。一南，口一龉’通射仳一小的多，所帅(z)和如(z瑚差不大．但珧着
桩抗弯刚度EI的增加，Ⅱ伍跏∞会增加。桩土之阉的相互作用力即为：

口。(z)-K-(z)一yo(z)】 (1．11)

由于李国豪的方法是将土视为弹性土，所以该方法只适用于土体发生小变形的情况，当土

体水平位移较大时，会得出不切实际的结果。其它学者如Goh脚】等人采用P．，，曲线(非线性地基

反力法)模拟桩土相互作用，计算方法类似，适用于不同大小的土体水平位移场。

基于土体变形的分析方法一般适用于单桩问题．对于群桩采用此法不太合适。

1．2．3．4有限单元法(nnlte element method)：

有限元方法可以方便地采用土的非线性应力应变关系来描述桩周土的特性，而且可以定性

地考虑各种复杂边界条件、士的变形性状、施工顺序等影响。应用于土体水平位移作用下被动

桩土分析时的主要采用平面应变有限元分析、轴对称有限元分析、三维有限元分析等。

(1)平面应变有限元分析

R¨doh，h删编制了平面应变分析程序。板用等值板桩墙代替，其抗弯刚度等于桩士的平均

桩弯刚度，即E，，。一E，，P+EL，软土用修正剑桥模型模拟，土堤用等值荷载代替。这样

可以把桩群直接分成单元网格进行计算。

sprjngm锄㈣用平面应变方法分析时，将士堤用线弹性模型．软土用线弹性模型或修正剑

14
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桥模型，计算结果与离心机试验结果不太吻合，不同的计算模型得出的桩弯矩分析也不同。

Navl一捌用平面应变方法分析时，在板桩墙与土体之间设置了界面单元，这样允许土和墙产生

相对位移，且接近桩周三维特性，分析表明。对于柔性桩或软土层很深的情况，并不需要设界

面单元。

(2)轴对称有限元分析

cancJ81以桩为中心按轴对称方法对单桩进行了有限元分析。荷载采用傅立叶级数的非偶合

调和项处理．用弧形不对称荷载模拟地表条形荷载，采用了土的非线性弹性模型，计算结果绘

制成各种图表形式，给出了弯矩随深度的变化，及桩相对刚度和软土层厚度的影响．这种方法

模拟了土体的三维性质，但不能直接分析桩群，除非桩群承台用桩头不转动来表示。

(3)三维有限元分析

Springmanl41l采用线弹性三维有限元对相关问题进行了分析．,爵来Bransby＆Springman[v3l

洲在使用三维有限元进行分析对。土按线弹性模拟计算，尽管单元网格很粗糙，计算结果在一

定程度上肯定要受影响，但与离心机试验结果较一致，该法使用较复杂，但可以很好地用来解

释和确定桩土相互作用与桩身变形性状。在此基础上B啪sby等人l删f751根据水平向主动受荷桩

和被动桩士体变形场的不同，探讨了被动桩桩身P-d曲线的选择及其与其它影响因素的关系。

Pan J．L et al删也采用了三维有限元来分析土层水平位移作用下的单桩性态及作用于桩上

的侧压力。他们所用的是运行于SunI作站上．ABAQUS有限元软件，用"40n Mises本构关系来模

拟土体的非线性性状。分析表明采用三维有限元分析的结果无论在桩体变形性状。还是侧压力

分布规律均与前人研究相二致。

上述四种方法中，用第一、二种方法确定桩身最大弯矩和桩顶位移较为简单和实用，故这

两种方法对工程设计人员有较大的吸引力：第三、四种方法适用于更为复杂的荷载和地层条件，

但由于对土体侧向位移的预测要比预测沉降要困难得多[761，一般情况下．土体的侧向变形只能

通过实测得到，这使第三种方法的应用受到限制；有限单元法可以考虑土体非线性本构关系及

复杂的边界条件，若将桩排简化为等刚度的板桩．按平面应变问题进行分析，可以很方便地研

究多排被动桩的情况。因而对于许多问题，利用有限元法比其它方法更为有利。不过。有限元

分析的结果准确与否，土体本构模型及其参数的选取是关键。

需要特别指出的是，现有的各种理论分析及模型试验只是研究了桩已设置好的情况下堆载

或开挖引起的土体位移对桩受力性状的影响，而对于后于堆载或开挖设置桩的情况则很少有人

开展过研究。Stewart[“J经过现场调查和离心模型试验指出：路基土体在填土施工期发生的侧向

位移约占侧向总位移的75％。若按照Winkler假设作简单推断，在填土前路基旁打的桩比在填土
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完成后打的桩．二者桩身受到的侧压力可能会相差4倍，即后者仅为前者的25％·

现将各种方法综合如下表1—2。
表1-2 现有分析和设计方法

分
参考文献 方法要点

土的
方法评述 输出变量

类 特性

Marchc和Lacroix
绘制桩头水平位移和路堤竖直沉降

经 之比与桩相对柔度关系曲线． 没有土力学原理．没 桩项位移
(1972)

通过监测竖直沉洚推求水平位移 任 有考虑土体条件、排
验 桩身擐大弯矩与相对桩长的关系， 意 载形状。拟合曲线离 桩身最大弯矩Oteo(1977)

并能对不同的堆载形式进行修正 散性较大，方便、快
方

Stcwart(1992)
修正桩头位移、桩身最大弯矩一 蹙 桩身最大弯矩、

法 荷载一桩土相对柔度关系曲线 桩顶位移

Bescmann和DeLeeuw
根据近似的桩土位移相容性推出了
侧向压力的分布．技简支粱法确定 桩身最大弯矩

(1972)
桩的弯矩

IkBeer和Wallays 建立安全系数与水平土压力的经验
桩身最大弯矩土 关系，按简支粱法确定桩的弯矩(1972)

假定土压力滑桩上部呈中问丈两端 线弹性
茧)；哪干HY工月于琊

压 为零的三角形分布，最大土压力由现 分析变
理和实测蛊料，变形

Fse．．hebotarioff(1973) 分析中没有考虑非线 桩身最大弯矩
场资料分析求得，按简支架法确定 形，

桩的弯矩 Bq塑性
性

力
建立倒向压力与荷载、土体不捧水强 分析稳

适合手算，可用于瓠
Fedders(1977)．Franlu

变、桩闻距、软土层深度的经验关系， 定 桩身最大弯矩
(1977)

步设计

法 按简支粱法确定桩最大弯矩
提出了基于桩土相对位移的 柱身弯矩、变形

Sprtugnum(1989) 双曲线土压力分布 分布

Stewart(1992)
怪正了Sp,inSnm的方法。考虑了土 桩身弯矩、变形
体的非线性性质和几何形状的影响 分布

位 弹性理论法．有限差分法计算 线弹性
Polous(1973)

单桩弯矩和变形 分析变 桩身弯矩、
移

形．刚塑 变形分布
Mexche(1973) P—y曲线法，采用有限差分法 生分析法

Boules等(1980) 计算单桩弯矩和变形 隐定性

修正剑桥模型，平面应变有限元分
Randolph(1981) 析，堆载为士体表面荷载

线弹性模型，引入连接单元，平面
Nal町(1982)

应变有限元分析

非对称荷载作用下单桩的轴对称 能够考虑复杂堆簸形
有 Carter(1982) 线弹性 式和车构关系，但没分析

限 线弹性或修正剑桥模型，平面应变
或弹塑 有考虑桩土之间的绕

Spdngnmn(1984) 有限元分析，堆载为自重线弹性单
性 流

盥 元

一 Stewart(1992) 在Springman(1984)分析中加入 桩身应力
兀 弹塑性连接单元，分缓加载 水平位移分布

方 Springman(1989) 线弹性模型三维有限元分析

Bransby和
弹塑性模型或修正剑桥模型三维

非线
能够考虑复杂堆载

有限元群妊分析，能考虑应力路 形式、本构关系以法 Spfin掣m(1996) 性弹
径、孔压消教等

性或
及桩土之间的绕流

Dencaa---Cha岵模墅，二、兰维有 弹塑
但对计算机要求

王年香(1998) 限元分析．分数加载．考虑了
性

高。没有考虑堆拽
桩的施工效应 的时同效应

Pan eⅡa1．(2002) 三维有限元，采用ABAQUS软件
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1．3长期反复荷载作用下土体本构模型的研究现状

近几十年来，国内外对循环荷载作用下粘土特性进行了一些试验和理论研究【”1．【⋯。研究

发现，循环荷载作用下粘土的变形和孔压累积与粘土的应力应变历史有关．存在着临界应力水

平．在应力水平低于临界应力水平时，随着荷载循环次数的增加，土体累积变形和孔隙水压力

几乎不发生变化。当应力水平超过临界循环应力水平时，随着荷载循环次数的增加，土体累积

变形和孔隙水压力慢慢增加，土体的不排水强度随之降低。研究表明，循环荷载下土体的不捧

水强度与土体的类型有关，塑性指数越大，土体的反复荷载强度越大。试验同时发现，排水条

件对土体循环荷载作用下的临界应力水平和强度影响很大．即使是部分排水也能显著提高土体

的临界应力水平和强度值。这对于加荷频率很快的交通、海浪和地震等荷载来说影响并不显著，

因为在这些荷载作用下，土体实际上来不及排水加荷就已完成，用不排水条件模拟土体在这些

荷载作用下的性状足够准确；而对于长期反复堆卸载作用下的土体来说，由于荷载作用的周期

较长，有时长达十几天甚至数月，此时土体应该用部分排水或者摊水条件模拟。因此如何在试

验和数值分析中考虑排水条件是一个值锝研究的课题。

上述这些研究大量集中在较高频率循环荷载作用的砂土<主要用子评价砂土地基的液化特

性)，也有一部分是关于较高荷载频率的交通荷载、海浪荷载作用粘土的分析。而对于工业厂

房、港口码头、石油储罐、筒仓、水塔等构筑物中的重复堆卸载过程而言，荷载施加的时间相

对较长，频率较小、作用时间也较长，国内外此方面的研究极少。在分析这类问题时，仍大量

采用静力弹塑性本构模型；在工程设计中，也只是取固定的设计荷载值来计算最终沉降以及构

筑物地基的稳定性，并未考虑地基上随时问相互交替的加载一卸载作用。然而，实测结果表明，

在较高的应力水平条件下，这种荷载引起软土的变形与等效静力荷载相比一般要大很多，前文

提到的上海宝钢钢渣处理厂房建造十八年后由于位移累积而发生倒塌【1J也是一大明证。

为了分析和预测循环荷载或动力荷载作用下土体特性和应变、孔压累积，国内外提出了许

多土体不同的本构模型印I一【⋯J，主要有经验模型、多屈服面模型、边界面模型、内时模型、桩

界状态模型等。这些模型大多适用于快速动力荷载下土体的研究。而且有的模型参数繁多，不

易确定，因而在实际工程中应用较少。不过这些模型仍然都有其相应的优点，下面对～些主要

的模型加以简述。

为了预测循环荷载作用下土体的塑性应变累积，各国学者提出了一些经验模型，其中以

对数模型最为常用。对数模型是s￡e、％nI哟于1986年提出的，其形式为5∥一#P，(I+CInN)，

其中N为荷载作用周数，￡P1和5州分别为荷载作用下第1周和第N周的塑性累积应变。c为土体

常数·当荷载作用的大小不同时，可以通过折算成标准荷载进行计算。 对数模型一般用于散
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粒体材料在交通动力荷载作用下的塑性应变累积计算。

多屈服面模型最初由Mmz【11≈等人提出．随后应用于r七体受循环荷载作用中【1“。多屈服面

模型的核心在于采用非等向硬化规律，把等向硬化和运动硬化结台起来。等向硬化的概念由边

界面代表，运动硬化的概念由屈服面及其变化规律代表。边界面是土在初始加载过程中所受最

大加载应力所对应的屈服面，边界面的大小和中心位置取决于土的受力历史及当今物态，主要

反映士体应力历史的影响，起记忆作用。在边界面和初始屈服面之间，存在很多性状相似大小

不等套叠分布的屈服面，他们随应力应变的变化发生相应的移动和胀缩。为了定量计算，需要

求出边界面、初始屈服面及套叠面的方程式，其上的硬化模量及套叠面移动和胀缩的规律。边

界面的性状一般在p-q空间取椭圆曲线，而初始屈服面及套叠面也采用与边界面相同的形式。边

界面模型概念明确，但需要跟踪硬化模量场的变化。郎需要记忆每一应力状态的变化，因而应

用起来收到较大的限制。

边界砸模型是在多屈服面模型基础上发展起来的，最初由Dafalias等人提出，并被应用于土

中II“。边界面模型只考虑一个屈服面及一个边界面，而不考虑重叠的加载屈服面。因而不需

要跟踪硬化模量场的变化，较多屈服面模型大为简化。

内时理论最初哇／Valan妒”j(1“硬出．用来描述材料的非线性反映，后来被应用于周期荷载

下的体积应变。内时理论的重要要素是内时参数，量度材料对其变形历史的记忆。内时是一种

内在的物态变量，是一个单调增加的函数，它的转换变量可以表示土在受荷过程中的加密作用、

体积应变、剪切应变、孔压增长及其它不可恢复的非线性反映。内时理论不存在屈服面的概念，

其塑性应变是根据其它的规定确定的。一般来说，内时模型所需的材料参数较多．因而应用较

为不便。

综上所述．循环荷载作用下的本构模型较静力荷载作用下的模型而言，还远远不够成熟。

至于能够较好的反映长期低频重复荷载特性的本构模型则几乎没有。需要我们大力加以研究。

1．4本文的主要内容

在广泛调研国内外反复荷载试验数据的基础上，系统分析了&期反复荷载对『}_=体变形和

强度以及孔压特性的影响，进而基于临界状态土力学理论提出能够反映长期反复荷载作用土体

主要特性的弹塑性本构模型一改进Carter模型。改进Callel-模型能够方便地考虑长期反复荷载

作用土体主要特性，且模型参数少，应用方便。

利用本文改进模型，编制了平面应变有限元程序。采用有限元法定性分析长期反复荷载

作用下自由场(无桩条件)土体的侧向变形规律和破坏模式，以及反复荷载作用下桩土相互作
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用规律。对长期反复荷载下土体与临近桩基相互作用性状进行系统的研究。根据平面有限元计

算分析所得土体的位移模式，采用三维弹塑性有限元程序对土体的位移作用1__．的临近桩基性状

进行了系统的三维弹塑性有限元分析。

根据有限元分析所得的规律。在p～Y曲线法和Poulos弹性理论法的基础上，提出一种能

够考虑两者优点的耦合算法。实例分析表明，提出的耦合算法能够较为有效地分析侧向土体位

移作用下桩基的性状。在此基础上，对长期反复荷载作用if土体临近桩基的实用计算方法进行

了探讨。

最后，根据目前国内外被动桩设计现状，在有限元法分析的基础上，提出被动桩优化设

计的初步设想。
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2．1前言

第二章

基于临界状态土力学理论的

长期重复荷载作用下粘土的本构模型

在工程实践中，地基土体经常受到可变荷载的作用。如由风、波浪、地震、潮汐和外部

反复荷载等引起的变化荷载。一般的，当土体或基础结构受到加载和卸载的反复作用后，与

初始状态比较，应力状态或受力状况以及变形大小在循环末将发生净变化。如塑性应变的累

积、排水不畅条件下反复荷载作用引起孔隙水压力增长等。

根据反复荷载的作用频率以及荷载对土体作用效应的不同．反复荷载可以区分为以下两

类。一种就是快速动力循环荷载(Cyclic Load．简称循环荷载)。如地震荷载。与静力荷载

相比，这种荷载的加荷速率较大(一般为l～2Hz)，惯性力比较显著，并且这种荷载一般作

用时间较短(瞬时发生)，加荷持续时间为几秒或几十秒。土体不仅表现为弹塑性特性和阻

尼特性，而且一般认为土体处于不捧水状态。另一种就是慢速非动力重复荷载(Repeated

Load．以下简称重复荷载)，荷载施加的时间相对较长，频率较小、作用时闻也较长，存在

一定的重现期。对于这种荷载，在没有卸载条件下，作用性质与静荷载相似，不计惯性力。

但从整个荷载的变化历程看，荷载不断重复着加载和卸载过程。在加载过程中．土体可能处

于不排水状态，也可能发生排水固结。根据Diyaljec＆Raymond[“】的试验研究表明，当荷载

频率小于(4～11)次细in时，粒状土体没有明显的频率变化效应，可作为慢速非动力重复

荷载。因此。频率为0．05～0．1Hz的波浪荷载．性质比较接近于慢速非动力荷载。

根据上述分类，本文主要研究的堆卸载作用士体，属于低重现期的重复荷载，不考虑惯

性力效应。同时，堆卸载作用土体主要表现为单向重复加载特性。因此，本文将堆卸载作用

±体作为受单向重复荷载土体。另外，由于有关低频条件下的加卸载载荷试验目前尚无报道，

因此，本文主要采用频率不大于0．1Hz的单向循环荷载试验结果，研究重复加卸载作用特性

和本构模型。

在过去的二三十年中，有关土体受快速动力荷载特性的研究十分丰富，不仅有大量的现

场和室内试验研究，而且还提出了许多土体动力本构模型，如基于剑桥粘土模型的多屈服面

模型、边界面模型等，但对介于单调静力载荷和快速动力载荷之间的慢速非动力重复载荷的
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研究并不多见。受慢速非动力重复荷载作用的地基土体常常表现为永久应变或位移的累积·

当应变或位移累积到一定程度后，土体或受土体位移作用的邻近建构筑物会发生受力和变形

性状的改变甚至发生破坏。因此，除了对重复荷载的幅度进行控制外，对土体或与土体相互

作用结构物的变形进行控制，显得尤为重要。

对土体或与土体相互作用结构物的位移进行控制。关键在于确定土体累积塑性应变与应

力水平、重复荷载作用次数的函数关系。确定重复荷载作用下的土体应变一般有两种方法。

第一种方法对每一个加卸载循环进行增量分析，采用滞后应力应变关系，如多届撮面模型【”1

11“、边界面理论‘1”I和内时理论【113mlq等。采用这些弹塑性模型对长期重复堆卸载作用地基

进行分析比较困难，一方面，这些本构模型本身比较复杂，需要确定的参数不仅较多．而且

也没有明确的物理意义，导致参数确定困难和人为引入一些假定。另一方面．对长期重复堆

卸载而言．荷载作用次数多，荷载作用时间长，采用这些复杂的弹塑性模型不仅收敛困难，

而且计算分析费用昂贵。因此，在工程实践中很少采用，但这些模型可以较好地对反复荷载

作用土体变形特性进行定性的分析。同时，基于这些模型，可以发展更简化的、相对准确的

模型．如c执f模型【“l。

第二种方法假定土体为层状弹性体或粘弹性体，仅仅只模拟每一个加卸载循环末的应力

和应变累积效应，不考虑每一个循环内的应力和应变特性。这种方法简单实用，计算量小，

但计算结果依赖于荷载次数与应力或应变的经验关系式，如对数模型【铊】等．同时也不能反

映土体受重复荷载作用的主要特性．该方法主要用于散粒体材料的重复荷载作用分析。

caftef模型【“1是基于修正剑桥粘士模型基础上、能够反映重复荷载饱和粘土一定特性

的本构模型。因此．本文在系统分析粘土在重复荷载作用下的主要特性和对剑桥粘土模型进

行分析和论述基础上，提出能够反映重复加卸载作用下土体主要特性的改进C+lrler模型。该

模型不仅可以继承剑桥粘土模型参数少、能够反映土体密度特性对土体性状影响的优点，而

且还能方便地考虑粘土的卸载特性。因此，可方便地应用于重复加卸载地基与结构豹的相互

作用分析。
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2．2重复加卸载作用下粘土的主要性状

各国学者研究表明，粘性土在长期反复荷载作用下存在与常规静力载荷不同的特性．主

要表现在发生应变累积和孔压累积，导致粘性土土体软化。强度降低。在加卸载过程中存在

临界循环应力比，表现出明显的荷载记忆特征。

2．2．1粘性土的反复荷载强度

与砂土在动荷载作用下的强度特性不同，粘性土在反复荷载作用下并不会发生液化而

是应变不断积累，并且存在反复荷载强度。髓着荷载作用次数增加，粘土的反复荷载强度

降低。

Seed等人叫】采用不排水三轴试验对循环荷载作用下的Vicksburg饱和粉质粘土进行了

试验。试验结果如图2-1所示。从图中可知，荷载作用次数增加，粘土的反复荷载强度降低，

而且在双向循环应力作用下，粘土的反复荷载强度比单向应力时低很多。

140
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猱00
螽80
比60

柏
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一—弋0或22‰5触b赴一
＼

、 ＼单向应力
＼
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10 100 1000
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图2-1循环压强比和循环次数关系(Seed等，1966)

lee和Focht[116】研究粘土受波浪荷载作用的强度效应时根据大量粘土的反复荷载试验，

给出了反复荷载强度比(破坏应变5，一5％)与破坏时反复荷载作用次数之间的关系，如图

2-2。他们采用式(2．1)定义反复荷载强度比：

R 2苦
式中Sc——反复荷载剪切强度；G——不排水抗剪强度。

(2．1)
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图2-2粘土反复荷载强度比与循环破坏作用次数关系

从图2-2的试验结果可以看出。随着荷载作用次数增加．轱士的反复荷虢强度比降低。

而且超周结粘土的反复荷载强度比大大低于正常固结粘土．Lee和Focht的试验主要模拟粘

土受波浪荷载作用的强度效应．存在一定的频率效应。而且没有对影响反复荷载强度的因

素作进一步的论述．

HoIlslon和H锄枷瞄Ⅱ眦叫对七种不同的海洋软土进行了大约120个应力控制式固结
不捧水三轴反复蓑荷试验，荷载频事为(0．∞～2)Hz或(4．8～120)／mia。他们的试验结

果认为：

(J)反复偏应力大小和荷载循环次数是引起试样破坏的两个主要因素，并且这两个因素

是相互制约的。在静态偏应力比一定的条件下，反复偏应力越大，试验发生破坏的次数Ⅳ，

就越小；反复偏应力越小，试样发生破坏对的次数就越大，甚至不发生破坏．

(2)反复荷载作用前的初始静态偏应力对土体的反复荷载强度影响明显。当静态偏应力

比为柏～60％时，反复荷载强度比最大。

《3)不同土体的反复荷载强度不同。塑性指数越大，土体的反复荷载强度越大。

2．2．2临界重复应力比

LAItW等【“71于1962年首先提出，土体在循环应力作用下存在“临界循环应力比”。他

们在循环三轴试验结果中发现当轴向重复应力S。与轴向静力压强s-之比小于某一赫界值

后，试样的轴向应变eI将趋为稳定·并将此循环压力比称为螨界循环应力比(s．始Ⅱ)。。

Sangrey等p1J于1969年则定义“临界重复应力”(CLRL)为低于该应力水平，不能使试样

发生破坏或在很大的荷载重复次数下才能使试样发生破坏的应力水平。在应力水平低于临界

垤

佃

¨

¨
富：H瑙鼎搿禧碱堪
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重复应力时。孔隙水压力几乎为弹性性状(没有累积效应)。l临界重复瘟力与金属材料的疲劳

强度非常相似。Hernmann和HoustonIU]舅3-析认为，一般的．土体的模量随荷载循环次数的增

大而衰减，然而，当循环应力水平足够小时，发现土体模量达到最小值后反而又不断增长，

出现出应变硬化效应。这证明临界重复应力是确实存在的。

Houston和Heronam田Ⅱ“)瞄】根据软粘土反复荷载试验结果认为，临界反复应力比随初

始静态应力的变化丽变化，塑性指数越大，其相应的反复荷载强度和临界反复应力比也越大；

但当静态偏应力比小于80％条件下，同一种土体临界反复应力比随静态偏应力而变化的幅

度较小．在实用条件下可取为定值，并认为粘性土的l鼯界重复应力比为0．4～1．2；当静态偏

应力比大于80％后，临界反复应力比降低比较显著。他们建议将30万次循环破坏应力水平

的85％～90％作为临界反复应力比。

临界重复应力除了受土体类型影响外，试样的排水条件对其影响也较大。France和

Sangrey_【11sl根据部分排水循环载荷试验表明，压缩型土体在部分捧水条件下的临界重复应力

可提高50％。如果孔压消耗速率较快的话，即使在缓慢排水条件下，捧水也能引起临界重

复应力较大的增长，因为在循环荷载作用下出现正的孔隙水压力。

另一个值得注意的因素是土体的蠕变效应。在Houston和Herrmann反复荷载试验中，

土体试样都是固结不排水，在反复荷载作用下孔压不断累积，这将阻碍了土体蠕变的发生。

考虑到现场的捧水条件以及长期的载荷作用．软粘土的蠕变将发挥重要的作用．Houston和

Herrmann认为，长期载荷作用下，土体会发生部分排水或含水量重分布，可有效提高临界

重复应力。

如上所述，临界重复应力(CLRL)对于分析研究长期受重复荷载作用的正常固结粘土

而言比较重要，它对土体的变形和强度性状都将产生重要影响。

2．2．3变幅重复荷载作用的记忆特性

材料更一般特点的是能够反映对特殊加载事件的记忆特性．即存在记忆“重要事件”和

抹掉“非重要事件”的特性。粘土循环荷载作用下存在临界重复应力比就是粘土材料记忆特

性的反映。在等向硬化模型中，这些事件只有两种类型，即加载和弹性卸载。然而，更一般

的情况，我们必须区分较大“强度”事件与较小“强度”事件。下面简要阐述一下材料的记

忆特性及其原理l”】。

对于材料加载事件的记忆特性，我们假定存在以下两个原理：
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(1)大强度事件记忆原理：给定强度的加载事件可被材料记忆特性中较大强度事件抹掉，

或者说，由于材料的记忆特性，给定强度的加载事件可由前面或后面较大强度事件抹掉；

(2)零强度事件原理：当荷载小于某临界荷载时．该加载事件将不被记忆。

为清楚说明上述两个原理，首先讨论一下材料对荷载进行记忆的变量。

(1)荷载记忆函数

这里表述的荷载记忆原理，本质上是材料结构特性的反映。显然．外载是引起材料结构

发生变化的外因．然而，对于材料而言，它并不能将外载大小作为它记忆的变量．很明显，

荷载是宏观变量，要记录材料结构的微观变化特性，必须通过微观变量进行反映。

在材料的弹塑性本构关系研究中。主要用到两种变量．即应力和应变。设材料中某点威

所研究单元处的荷载记忆函数为乓，则荷载记忆函数可表达为应力和应变的函数．即

矗(瓦D，其中彳，F分别表示应力向量和应变向量．对于所研究的点或单元而言，其应

力与应变同样也满足材料的物理方程．因此荷载记忆函数与屈服函数一样，可表述为应力空

间中的函数和应变空间中的函数，即荷载记忆函数也可表达为，一(司或‘(订。然而在材料

的本构研究中，我们更多的是用应力不变量或应变不变量进行描述．即荷载记忆函数可表达

为‘(，l，J2,Y3)或L“，以，以)，式中，l，_，2，J3，“，以，以分别表示应力第一不变量，偏应力

第二、第三不变量和应变第一不变量、偏应变第二、第三不变量．

因此，荷载记忆函数与屈服函数有很多相似的地方，但又有本质的区别。对于后继屈服

函数而言，应力和应变由当前荷载引起．而对于荷载记忆函数而言。函数中的应力是曾经受

到的外载引起的。在外载卸除后，应力会发生变化。与应力不同。在外力卸除后，由曾经受

到的外载引起的土体变形则相对稳定，特别是土体的塑性应变将不发生变化。因此，理论上

应采用塑性应变作为荷载记忆变量是比较合理的。然而，为了与材料本构关系的描述相适应，

仍可以产生该塑性应变对应的土体曾经受到的应力作为荷载记忆变量。从这个意义上而言，

荷载记忆函数与屈服函数具有等同的涵义。

然而，令人遗憾的是，大量经典塑性理论上的屈服函数的一个共同缺陷就是只适用于指

定性质的荷载条件。这个缺陷在描述单调荷载和循环荷载作用下的土体性状时表现得尤为强

烈。例如，在研究循环荷载作用下的土体性状时，主要处理指定葡载循环条件下的土体整体

性质，相应的土体本构模型并不能应用于单调荷载条件或单调与循环荷载交互作用的情况。

因此，有必要提出一种更基本的本构关系，使之能适用于单调或循环荷载、捧水或不捧水以

及任何荷载条件．这对分析受复杂荷载条件的土结构物相互作用是非常有价值的。

(2)大强度记忆原理
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图2-3演示了单轴情况下的材料记忆特性，假设绝对值P-p(t)为荷载强度测量值。在

首次加载事件0—1。终点为1有极大值Pt；第二次加载从1开始到2终止．井有P2>P1，因此就

抹掉0一l的记忆。同样的，加载过程2—3，P3>P2，将抹掉0—1，1—2过程的记忆t然而，

随后不断下降或保持常值强度的Pb P*P6，⋯⋯将保留在材料的记忆当中，直到出现8—9加

载阶段，即有P9>Pi(1=1，2，⋯⋯，8)抹掉前面所有的加载过程。大强度事件记忆特性

是材料本构模型中比较重要的部分．主要基于先前较大应力决定材料结构特性的物理假设

(即接触压力分布的拓扑学原理)，而较小的应力变幅只部分地改变材料结构特性。我们采

用“不连续记忆”进行描述，因为对于工程实际而言．只有不连续的一系列加卸载点需要记

忆，而不重要的事件可以不断地从材料记忆中涂抹掉。

P·

Pc蕊～穴六隼牌。
C

!≮过＼≤V8 2‘-Pc

4

图2-3 土体受荷记忆规律

区

在图2-3中，荷载水平P3在后续小强度事件中保持固定值，因此成了。记忆标准”。只

有出现较大强度的事件后才被改变．不过，这个应力水平仍然受到后续较小幅度的荷载循环

的影响。

(3)零强度记忆原理

这里描述的零强度记忆原理，并不是荷载强度为零的意义，而是指当苟载强度小于某个

临界值后，其对材料结构特性产生的影响可忽略不计。正如前述，描述材料结构特性变量理

论上应为最能体现结构特性发生变化的塑性变形。然而，对于土体而言，由于先期固结条件

的存在(超固结)以及软粘士本身结构性的存在(准超固结)，在较小的荷载条件下，土体

主要表现为弹性性质．并不会引起土体结构的变化，因此，将所有荷载条件都进行记忆是不

合理的·临界循环应力比、l临界流变应力以及土体损伤门槛值的存在，问接说明了小应力条

件在对结构性影响中可以忽略。

因此，在引入零强度记忆原理后，将大强度记忆原理重新论述如下：在首次加载事件0
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一1，终点为1有极大值Pl，由于Pl小于门槛荷载Pc，则记忆荷载值P=0；第二次加载从1

开始到2终止，并有P2>Pc>PI,因此就抹掉O—l的记忆，此时记忆荷载值p----,p2·同样的，加

载过程2—3．P+>P2，将抹掉0一l，1—2过程的记忆，然而，随后不断下降或保持常值强度

且大于K的^，P5，R将保留在材料的记忆当中(由于P^Ps绝对值均小于气将作为零荷载

记忆，并不对先前记忆标准产生修改)，直到出现8—9加载阶段，即有PpPi(i=1，2，⋯⋯，

8)抹掉前面所有的加载过程。

对于承受重复荷载作用的土体而言，大强度荷载就是指使土体屈服应变显著积累的荷

载，具体表现为该荷载使屈服面不断扩张；而零强度荷载是指荷载强度小于该值后。其加卸

载作用并不引起土体塑性变形的显著发展或影响很小。对材料本构的影响主要表现为屈赧面

的轻微变化甚至不发生变化。因而本构模型中必须准确的反映土体材料的记忆特性才可望得

到满意的结果。

2．3剑桥粘土模型

2．3．1提出背景

临界状态概念是20世纪50年代末在剑桥大学提出的。Roscoe，Schofield和WrothI”I

假设士体存在临界孔昧比，并得到了Weald粘土的试验验证。后来。他们进一步确证了粉质

粘土和砂土也存在临界孔隙比。尽管临界状态概念在提出之初引起了激烈的争论，但用于预

测粘土的性状已得到了广泛的认可。随后Kaolin粘土和London粘土试验进一步论证了临界

状态土力学概念的适用性。

基于临界状态土力学概念。Roscoe[“l等假设在某一临界状态下，由荷载增量引起的单

位土体的耗散能增量与剪切耗散能增量相等，从而提出了剑桥粘土模型(Cam-clay Model，以

下简称CCM)。剑桥粘土模型能够解决简单的土工问题．然而，在球应力轴处，屈服面的法

线方向不平行于球应力轴，也即土体在各向等压状态同时存在体积应变和剪切应变。这和实

际情况不符，导致剑桥模型计算的应变增量值在剪应力较小时大予实测值。后来。Roscoe

和Burland{“搬设在常规变形阶段．耗散能增量为剑桥粘士模型中各耗教能增量平方和的平

方根，并且耗散能增量仅由备向同性变形引起，进而推导出了椭圆形屈服面，即修正剑桥模

型(Mod擞l olInday Model，以下简称MCCM)。椭圆屈服面在对称应力空问中的任何位置

其法线方向都是唯一的，采用MCCM椭圆屈服面比CCM屈服面更能准确预测三轴试验结
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果，因而本文以下章节中剑桥模型一般指修正剑桥模型。后来，各国学者提出了很多不同的

耗散能增量的假设口221，每一种假设都可以得到不同的屈服面形状，但影响均不及修正剑桥

模型。

剑桥模型一般来说适用于正常固结粘土和弱超固结粘土。也有研究者将其应用于强超固

结粘土。其基本假定是把在超固结粘土一倒把Hvorslev面当作屈服面，采用相关联的流动

法则【。l和不相关联[tzq的流动法则得到土体的应力应变关系，从而使剑桥模型的应用范围拓

展到强超固结粘土。

剑桥模型属于等向硬化的弹塑性模型。在众多的岩土弹塑性模型中提出较早，概念明确，

发展也较为完善，因而得到广泛的应用。

2．3．2基本概念

剑桥粘土模型是在对正常固结粘土和弱超固结粘土进行了大量的等向固结和膨胀实验

以及不同周结压力的三轴捧水与不捧水剪切实验的基础上提出来的，主要基于三个有关土体

的基本概念：

(1)正常固结与弹性回弹：

(2)临界状态概念；

(3)状态边界丽概念；

1．土体的正常圊结与弹性回弹

如图2．4所示，正常固结和回弹曲线可以采用对 。

e，

数关系进行描述r印e—Inp关系曲线。在正常周结条件

下：

e t e，-Aln(ab／p，) (2．2)

在弹性回弹阶段：

Pt e，一AInOa／p，)一JrInp／P) (2．3)

声表示正常固结线上对应的值，P，表示参考值(一般取

P，-1)。上式中X和x分别为士体固结和回弹斜率。

2．临界状态线(CSL线)

pf _lnp

图2-4土体固结和回弹

将三轴剪切实验破坏时的P，q，v(v=1+c)的唯一对应关系描绘在P—q—v三维空间

中，表示一条空间曲线，这条线是破坏点在P—q—v空问的运动轨迹，称为临界状态线

(Critical State Line)，简称CSL线。临界状态线在P～q平面和P。v平面的投影方程分别为：

28
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q一^勿 (2．4)

ym v，一Alnp (2．5)

将式(2．5)代入(2．4)可得临界状态线在q—v平面的曲线方程为：

目t坳一M。exp((v，一V)／^) (2．6a)

其中：

M一6sinqo／(3 Ixsin9，) (2．6b)

上式中三轴压缩时取负号，三轴伸长时取正号。

临界状态线的意义在于不论以任何的应力路径土体达到临界状态线则达到这样的破坏

状态：在剪切应力的作用下，如没有周围约束，剪切应变可以不断增加而土体体积不变的状

态。对于正常固结粘土来说临界状态线就是破坏线。面对于强超周结粘土来说临界状态线就

是原来胶结结构完全破坏的边界线。临界状态线同时也是应变硬化和应变软化的分界线。

3．状态边界面

大量不同应力路径三轴周结捧水或不捧水试验证明，在P—q—V空间中正常固结粘土

从圃结线到临界状态线之间存在着唯一的状态边界面，称为Roscoe面，当土体的应力状态

处于状态边界面时认为土体处于正常固结状态，它是士体处于塑性状态的边界面．在正常固

结状态的的状态边界面和临界状态线相交点的右侧视为弱超圈结状态，它的应力路径在

Roscoe面以下或当接近破坏时与Roscoe面重合。而在左侧的则视为强超固结状态的士体，

它们的应力路线不在Roscoe面的下面。由于强超固结粘士具有应变软化的性状，峰值强度

大于终值强度即在临界状态线之上。这一超固结状态的p—q破坏强度段称为Hvorslev蟊。

Hvorslev面是强超固结状态士体的状态界面，强超圆结状态士体的应力状态不可能超过这

个边界面。Roscoe面和Hvorslev面加上土体的断裂分界面(即假定土体中不能产生拉应力，

三轴试验中在p-q平面上断裂分界线的斜率为q／p=3)，共同组成了临界状态土力学模型的状

态边界面。如图2-5(a)所示：完整的状态边界面由Roscoe面JyZZ、Hvorslev面LLWM

和无拉边界面肘M定X组成。状态边界面在P—q平面的投影如图2．5(b)所示。

Roscoe面是联系正常固结曲线与临界状态线的一个唯一的空间曲面，具有屈服面或加

载面的性质。其在P—q平面的方程似CCM模型)为：

加和他-o (2．7)

上式中叩一q／P，P。为硬化参数·类似于先期固结压力，P。定义为当前椭圆屈服面与有效

应力空间中P轴的非零交点．如图2-5(b)所示。
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D

q

Ⅱ

(b)
p

图2-．5剑桥模型示意图； (a)p—q—V空间；Co)p。q平面

Hvorslev面的方程为：

孟一警mpc竿Ⅲ坳、肋’⋯“A 7‘

上式中H为斜率。

30
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2．3-3修正剑桥模型的加卸载判定

对于剑桥模型而言，当应力满足下列(2．7)式时土体出现屈服·也即：

q2一M 2{p(p。一p)}-0 (2．7b)

根据变量以对加载类型进行分类r P，定义如下：

驴p+唔)2万1 (2．9)

方程(2．9)在P—q空间中是椭圆轨线·通过原点和当前应力点，椭圆中心亦位于P轴上，

即与屈服面有相同的形状·Py为椭圆与p轴的非零交点，如图2-6所示·将p，与当前屈服

面的p。比较可以确定当前土体的应力状态。由于P，q平面每一RDs∞c面均对应相应的

Hvorslcv面，故亦可采用P，来确定超固结土的应力状态。

图2-6 修正剑桥模型椭圆屈服面与加载面

当或‘儿时·土体为弹性，在弹性阶段有

盟：o
p。

当P，=n时，土体出现塑性屈服，并存在三种可能存在的变形：

(1) 当咖。一咖。加时，土体出现硬化；

(2) 当咖，一咖。<o时，土体出现软化

(3) 当勿，一啦---0肘，屈服西不发生变化，出现中性变载。

(2．10)

对于情况(1)满足p>p。／2时·土体称为“湿化”临界状态：对于情况(2)满足p<p。／2

31
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时，土体称为“干燥”临界状态。这是因为排水状态时，情况(1)出现捧水；情况(2)出

现负孔隙水压力，吸水干燥。

在塑性屈服过程中，屈服面的演化规律为：

亟；堕 (2．11)

p e p，

2．3．4修正剑桥模型评价

修正剑桥模型主要有三个参数，即X、K和M。这三个参数都可以利用常规三轴试验确

定。加以改进应用于重超固结粘士对，增加一个参数H。模型参数少，且物理意义明确，测

定方法简单，易于推广应用。

修正剑桥模型的主要缺陷是，没有考虑中主应力对强度的影响，同时没有反映高应力作

用下，强度随平均应力曲线变化的特点。

2．4考虑加卸载作用效应的粘土本构模型

在工业厂房、码头堆场中，堆卸载长期、频繁发生，如果采用繁杂的多屈服面理论进行

分析计算，确定每一加载循环过程中土体和桩基的变形和受力过程，将是十分繁杂的，甚至

是不可能的。因此，本节基于修正剑桥模型，提出能够考虑长期重复或变幅荷载作用下土体

主要性状的弹塑性本构模型，包括的主要性状有：1)后继屈服面加载扩张和卸载收缩特性：

2)临界重复应力；3)苟载记忆特性。

2．4．1土体的加载硬化和卸载屈服

当饱和粘土在卸荷后，再加荷时将出现新的累积变形。在土体本构模型理论中一般通过

弹性卸载阶段屈服面位置和形状的改变来进行描述，如多屈服蕊模型和边界面模型。在这些

模型中·对屈服面的运动规律都是人为假定的，并且计算参数多，也没有提出确定这些参数

的实用测试方法，限制了这些模型在实际问题中的广泛应用。

Caaer[”l于1982年基予修正剑桥模型提出了一种简单的运动硬化规律来反映土体的卸

载屈服特性·在Carter模型中，修正剑桥粘土屈服面形状保持不变，屈服面大小由先期固结

压力确定，如图2-7·当应力状态位于屈服面内时，士体处于弹性状态：当应力状态达到屈
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服面后土体进入屈服状态，随着加戴的进行，屈服面按照修正剑桥模型变化规律不断扩张。

当应力点位于当前屈服面内时，虽然土体处于弹性状态，但视加载和卸载情况，屈服面表现

出不同的变化规律；加载时(dp，≥o)，当前屈服面保持变化：卸载时(dp，如)，屈服面

按照等向硬化的方式缩小，椭圆中心在P轴上发生运动硬化，即硬化参数以在卸荷过程中

不断减小。

图2．7 Carter模型屈服面与加载面示意图

c弧f假设弹性卸载时(当土体为弹性(Py<Pc)和咖，曲)·

亟。8盟
Pc Py

上式中式中0为屈服面衰减参数。式(212)经过积分可得

Pc-Ap；

满足下列关系：

(2．12)

(2．12a)

当土体从屈服面处开始发生弹性卸载-并且卸载前硬化参数为P。o，刚当P，一P。o时

jk-jko，因此，A tP。o”。因此，式(2．12a)可以写为：

Pc吨8毗。学8 (2．12b)

敏0又可称为衰减指数。图2-7为不同受荷条件对应的屈服面形状．

当土体处于弹性加载阶段时，和。／>0，屈服面保持不变，即

印。／p。-0 (2．13)

Carter模型可以用简单的等压圃结情况进行说明·对于等压固结情况，P，与p总相等。

假设粘土试样等压正常固结到平均有效应力P—P。-口o，然后通过降低平均有效应力
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P一口，发生弹性回弹。在回弹阶段，根据方程(2．13a)预测得到p。-a。忙l／ao)9·然后

将试验再固结，儿将保持不变，材料将保持弹性状态，直到p—P。-cro(口l／ao)9。如果

荷载再继续增加，材料将出现塑性变形，此后P。等于P。这表明在室内试验过程中-当等

压固结达到某一个小于先期固结压力后土体就发生屈服。因此，等压固结实测超周结比为：

OCR—a 00l／a o)8／al·白o／a1)14 (2．14)

这比常规定义超固结比(OCR．!旦)要小。
口1

如取口--0．05，在平均有效应力口o-100kPa荷载作用下正常固结。当平均有效应力降低

到口，-50kPa后，然后再增长，当压力达到约96．6kPa后试样出现屈服。这时按常规定义，

超固结比OCR-100／50—2，但从再加载的试验性状推测OCR-96．6／50-1．93。如果平均有

效应力从100kPa降低到lOkPa和OkPa后，等效先期超固结压力分别为89．1kPa和0。另一

方面，如果平均有效应力从100kPa降低到50kPa，0分别取0．2和0．5时得到的等效先期超

固结压力分别为87．1和70．7kPa。

与多屈服面模型和边界面模型相比，CaIrtcr模型不仅能够反映卸载引起的土体屈服和重

复荷载作用下孔隙水压力和塑性应变的累积效应，而且避免了数值分析过程中每个荷载循环

内大量的循环迭代过程，这对分析研究具有大量重复荷载作用次数的桥梁码头、工业厂房内

堆卸载问题、交通荷载路基问题是十分重要的。不过， Carter模型没有反映临界重复应力

和土体材料的荷载记忆特性，需要对此加以改进。

2A．2临界重复应力水平

临界重复应力水平(CLRL)定义为：

‘；t／q (2．15)

式中rc为三轴试验中轴向临界重复偏应力，q为土体不排水抗剪强度。现直接采用MCCM

的应力参量表达临界重复应力水平：

‘zq√q (2．16)

式中q。——临界重复偏应力，kPa。

由式(2．15)得临界重复偏应力为：

q。；‘q (2．17)

前文讲述过t Houston和Herrmann等人的研究表明，粘性土的临界重复应力比一般为

34
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0．4～1。2，因而本文模型计算分折时rc取0．441．2·

wmllI【1。J基于临界状态土力学理论。指出土体的不排水强度可按下式确定：

軎t等(争)“ 眩埘

上式中R为超固结比；r对于剑桥模型取2．72，对于修正剑桥模型取2．0；A=(X-K)／X·

将(2．18)代入(2．17)式，可得：

㈣c。一‘型2、fR_，，l“
2．4．3考虑临界应力水平的改进Carter模型

对o-rtef模型的分析表明，卸荷量较大或0值过大。都将得到较低的等效先期固结压力，

过大地估计了卸载反向屈服效应。我们引入如下假设：1)当应力从较高的水平卸载到临界

重复应力水平以下时，仅有临界应力水平以上的卸载部分引起屈服面的收缩，小于临界应力

水平的卸载应力部分不引莛屈服面的收缩；2)当应力水平从小于临界应力永平条件下发生

卸载时．土体表现为弹性卸载。

为了分析重超固结粘土的反复荷载效应，本文在修正剑桥模型中引入Hvorslev面和无

拉边界面．考虑临界重复应力作用，从而构成了改进Carter模型。

无拉垃 捌≮
pcs Pc P

图2-8改进Carter模型屈服面

改进Carter模型在p—q空闻中，如图2-8所示．由当前屈服面(Roscoe西)、龋羿状态

线、Hvorslcv面、无拉边界面和临界重复应力线可将P～q空间划分为七个区域，这七个区

域的性质如下：
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l区：p，‘p。，口《MP，q<q。．土体处于弹性状态a当加载时，土体为弹性加载；

当土体卸载到该区域时，土体为弹性卸载，并且土体不发生反向塑性流动和屈服面的收缩·

II区：p，‘p。，霉‘MP，口’口。，土体处于弹性状态。当加载时，土体为弹性加载；

当在该区域发生卸载时，土体为弹性卸载，但同时土体发生反向塑性流动和屈服面的收缩。

flll夏：p，‘p。，Cl>MP,口<Cl。，土体处于弹性或软化状态·当6p，>0时·土体

为弹性状态，并且如果土体在该区域发生弹性卸载时，不发生反向塑性流动和屈服面的收缩；

当卸。<0时，土体为软化状态·

Ⅳ区：p，《p。，鼋>刑rP，可’9。，土体处于弹性或软化状态·当印y>O时，土体

为弹性状态，如果土体在该区域发生弹性卸载时，发生反向塑性流动和屈服面的收缩；当

△妒。<0时，土体为软化状态。

V区：p，’以，叮‘MP，土体发生硬化，屈服面扩张·应力状态不存在。

Ⅵ区：p，‘p。，口>朋P，土体发生软化t届服面收缩，应力状态不存在。

Ⅶ区：p，>p。，口>J|l护，土体发生硬化，屈服面扩张，应力状态不存在。

其中p。为当前屈服面与临界状态线交点的平均法向应力。

因此，上述模型可以体现土体的荷载记忆原理。太强度记忆原理通过屈服面的不断扩；＆

进行记忆。当前屈服面即反映了当前受到的较大的荷载水平，而且也反映了土体当前的塑性

应变状态。较大荷载后的重复作用小荷载将引起屈服面的不断降低．反映T,b荷载的累积作

用效应。同时，通过引入临界重复应力，当应力水平低于该值时，并不引起屈服面和土体结

构的变化。因此，体现了零强度记忆原理。

本文模型与修正剑桥模型屈服准则相同，流动规律和硬化规律相同，弹性增量和弹塑性

应力应变关系相同。唯一的区别在于将弹性卸载(p，下降)与屈服面相关联，以反映由卸

载引起的反向塑性流动。虽然在卸载过程中土体仍为弹性模型，但通过屈服面的缩小和后续

较大的荷载作用可得到等效的累积塑性变形，避免了多屈服面和边界面模型中．每个荷载循

环内的弹塑性迭代过程。
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2．4．4模型比较分析

圈2-9为Ca胁模型和考虑lI缶界重复应力水平修正Calrter模型对Dmmmen粘土不排水

重复荷载作用孔压的预测结果与试验实测结果【10l】的比较。结果表明，考虑重复应力水平修

正Carter模型预测得到破坏时超孔压、破坏荷载周数关系比otller模型更加接近实测值-尽

管如此，无论是c目哦cr模型还是仅考虑重复应力水平修正o【ncr模型，与实测值比较，在重

复荷载初期，得到的超孔压偏低，而在接近试样破坏时孔压或塑性体积应变变化过快．不过，

如果能够选择适当的衰减参数0值，还是可望得到满意的结果。

2．5本章小节

lo 100 1000

图2-9 Drammen粘土理论预测与试验结果比较

本文在对修正剑桥粘土模型分析和论述基础上，提出能够反映重复加卸载作用下土体主

要特性的改进Csi／or模型。该模型不仅可以继承剑桥粘土模型参数少、能够反映土体密度特

性对土体性状影响的优点，而且还能方便地考虑枯土的卸载特性。因此，可应用于重复加卸

载地基与结构物的相互作用分析。

啪

湖

啪

姗

啪

瑚

∞

o

墨董R坦*蓬碚麓



同济大学申请博士学位论文 长期反复荷载作用下土体与临近桩基相互作用研究

3．1前言

第三章长期反复堆卸载作用下

地基与邻近桩基相互作用分析的有限元法

随着现代计算机技术的飞速发展，数值分析方法逐渐成为继室内模型试验和现场测试之

外的一种有效的土工分析工具。数值分析方法的类型有多种，包括有限差分法、有限单元法、

边界单元法等，其中以有限单元法的应用最为广泛。

有限单元法是近半个世纪以来适应计算机技术的发展而迅速发展起来的一种新型数值

计算分析方法。它的基本思想是将连续的求解区域离散为一组有限个、且按一定方式联结在

一起的单元的组合体。由于单元形状和联结方式的多样性，有限单元法能够模拟几何形状复

杂的求解域。有限单元法的一个重要特点是利用在每一个单元内假设的近似函数来分片地表

示全求解域上待求解的未知场函数；在一个问题的有限元分析中，未知场函数或及其导数在

各个节点上的数值成为新的未知量．求解出这些未知量，进而利用插值函数可得到整个求解

域上的近似解。对于土工结构分析有限元法来说，根据未知量的不同，可分为位移法，应力

法和混合法．其中应用最为广泛的是位移法。

进行长期反复堆卸载作用下地基与邻近桩基的相互作用分析时，采用有限单元法相对模

型试验和现场原型试验而言，可以考虑土体材料的非均质非线性应力应变关系，而且调节参

数容易，能够对影响地基与邻近桩基相互作用的各种因素进行系统的对比分析，显示出经济

快捷和定量对比分析的特长。

本文主要采用有限单元法对长期反复堆卸载作用下地基的土体变形以及桩土相互作用

进行数值分析，编制了土工有限元分析软件PPILE。该程序既可分析无桩自由场条件下．堆

载地基的变形，又可对堆载地基与邻近桩基的相互作用进行静力、重复荷载分析。下面对有

限单元法理论及编程的实施进行简要阐述。

3．2平面应变有限元法简介

本文程序采用四节点来离散土体和桩基。当不考虑土体渗流同结条件时。土体和桩基均

采用四节点等参元；在考虑土体的渗透周结时，采用四节点等参元，同时各节点也为孔压结

点。即不考虑土体潘流固结条件时，各节点具有两个自由度，而在考虑土体的渗透固结时，
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各节点具有三个自由度。

3．2．1四节点等参元位移与孔压模式

对求解域用平面四结点等参元进行离散。按有限元一般方法，对单元内任一点沿x、Y

方向的位移u、v和孔压P可取以下模式(即近似计算式)：

“．盯-了N—f
钉一

仆“善即，

p。F。荔瓦p，

(3。la)

式中，NI和冠分别为平面4结点单元位移形函数和孔压形函数，二者的形式是相同的·

(a)真实单元 (b)映射后单元

圈3．1平面应变四节点等参单元

如图3．1所示，Ni和冠在标准单元上的形式为：

Ni一藏-lo+玎吼)o+嚣i) a-1'2a4) (3．1b)

其中仇和氲的值参见表3-1。

表3．1平面四结点等参元节点和孔压节点局部坐标和形函数

结点局部坐标
结点i 形函数

qj ☆

1 ．1 —1 (1叶I×l-E)，4
2 1 ．1 (I+nXl．-D／4-
3 1 l (1州X1+D，4
4 ．1 1 (1-BXl舭
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写成矩阵形式即：

{，}。件[Ⅳ№P @知，

p。防pP (3．2b)

式中，暨}．Bj砖⋯djr，为单元结点位移矢量，8x1阶：也一k叶r，i=t，2,3,4；

[Ⅳ】一【Ⅳ，，Ⅳ：，⋯Ⅳ．，]-位移形函数矩阵·2x 8阶；J。墨习，2×2阶单位方阵；
斜。．k P2与P4r，单元结点孔压矢量：

晦J．【赢瓦j_3矾】，孔压形函数矩阵；

即采用平面有限元法求解时解答是由单元结点位移ui、vf和结点孔压嘴过形函数肌，厩的
插值而得到的。

3．2．2几何矩阵

对于平面应变闫题来说，由位移模式

x-善Ⅳ^，y2善M儿 (3’3)

式中，{x，Y}为单元内任一点的坐标：{xj．yl}(i-1，4)为单元节点坐标。可得几何矩阵
如下：

矗)一

其中吲一慨B2 B3 B4】

陋，]。

ON，

a工

0

ON，

a_y

0

ON，

Oy

ON，

Ox

一陋№}
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(r=1，2’3，4)

(3．4a)

(3．4b)

翌船
孤一缸却一妙扣

孤一砂

、‘●I___Lrl●I_J

‘0

K，__●IlIJ，____【
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一prl

m裔
妙

西
缸

ag-

却

a叼

缸

a17

I，II考嚣一嚣嚣

(3．4c)

<3。4d)

(3．4e)

由式(3．3)和(3．4e)求得Jacob矩阵的值，再将依次代入式(3．4d)、(3√4c)、(3．4b)，

叩可求得几何矩阵，四节点单元几何矩阵为8x 3阶矩阵。

3．2．3应力矩阵

对于二维问题，应力表达式为

p，，{量}，p船，_陋p弘， (3．5)

上式中ED】矩阵为应力应变关系矩阵，当分析对象为弹性均质材料时，其袭达式可用下式表
不

[D】。三
。‘1一／a

2

1 J￡l

“ 1

O 0

0

0

1一Ⅳ

2

(3．6)

式(3．6)中弹性模量E和泊松比Ⅳ的取值平面应变分析和平面应力不同，可参见弹性力学

文献。当分折对象为弹塑性材料时，[D】的表达式比较复杂。程序中采用的修正剑轿模型以

及本文提出考虑长期反复荷载效应的改进模型的应力应变关系矩阵将在后面的章节中阐述。

3．2．4单元刚度矩阵和总体刚度矩阵

单元刚度矩阵表达式为：

陆r一庐rpp蚴 (3．h)

上式常用高斯数值积分求解，将x Y坐标下的积分转为局部坐标’l t下的积分：

41
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雎}一趋扫】r[Dppp椒f一辜辜只H，[B]'[OIBpl c，．乃，

其中n为数值积分阶数，一般取2或3。被积函数用唯、白代入计算得出，将各积分点上单

元刚度数值相加即得单元剐度[七r的数值。各高斯点的局部坐标及权函数见表3．2。

由各单元刚度矩阵艮于叠加可得整体刚度矩阵：

阱砉肽r (3．8)

进而得到整体结构平衡方程；

皿№}一懈 (3．9)

上式中如}和忸}分别为接体节点位移列阵和整体节点荷载列阵。求解该方程组即可得到网

格中各点的位移·然后利用式(3．4)和(3．5)分别求得各单元应变和应力。

3．3修正剑桥模型弹塑性应力应变关系

对于修正剑桥模型来说，常用平均有效正应力p’和剪应力q组合来表示土体的应力状

态。(P’，q)为：

p’t；b：+口；+仃；)孽·压i而i而
3．3．1弹性性状

剑桥模型假定体积变化与平均有效正应力p 7常用对数之间满足线性关系，即

42

(3．10a)

(3．10b)
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如，。唰(1。p·)．一rg

P

(3．11)

式中r为孔隙比～平均有效正应力P’半对数曲线的斜率，由三轴或固结试验测定-

根据体积应变与孔隙比之间的关系，有

如7．一生。二冬 (3．12)
’

1+‰ 1+Po P’

因此，有

K Idp}州一醴等 (3．13)

如果在计算弹性变形时采用K-G模型。则只需确定另一个弹性参数G。

如果采用E-v模型，则根据置一E／3(1一知)和式(3．13)可得

E。3p'(1+eo)(1—2y1 (3．14)
r

G一掣瑞4-Jr 崩1’，’
(3．15)

一般假定泊松比'，为0．2～0．4(捧水条件)或0．4～0．5(不捧求条件)的常数。因此，根据

式(3．14)可以看出，即使是均质土体(eo，r为常数)，土体的弹性模量也会随深度而随平

均有效正应力p’的变化而线性变化．

土体弹性状态下的应力应变矩阵为：

[D]一

K+!G
3

K一2c
3

0

33．2塑性特性

33．7,．1 弹塑性应力应变关系

剑桥模型屈服函数表达式可以写为：

P(p’，9)一h

式中h为硬化参数。采用关联流动法则，则有
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err；口—OF—
’00"。f

(3．18)

F为由方程(3．17)定义的屈服面方程，口为比例常数(在弹塑性力学中。常用d^表示，由

于在剑桥模型中，^已用于表示e—Lap曲线斜率)。

由方程(3．18)可以得到与应力不变量相关的塑性应变表达式

de：=n雨OF(3．19a)

de?。口_OF(3．19b)
叼

如果应力状态采用一般应力表示，则式(3．18)可以表述为

d{s)7-a佃，上式采用张量分量表示如下：

d{Fy一口扣) (3．20)

{E)一{s；￡y￡：P口￡F￡口}7 (3．20a)

蜘学考罟薏芒毒7 旺z∞，

另外，弹性应变增量可定义为：

dp)‘一fD】-ld{盯}

则根据式0．20)和(3．21)得总应变增量：

d{￡)-d{r}。+d{￡}9一【D】-1d{盯}+口{口)

根据弹塑性理论．弹塑性应力应变关系为(Zienkiewicz,1972)

dp}t【D，F{s卜·{【D】一吉似){d}7Mp}
其中{J}一【DJp}：∥；彳+{口，7{d'；

爿。塑，即为传统弹塑性力学中的硬化模量。
n

3．3．2．2本构方程的建立

将修正剑桥模型的屈服面方程(2．8)写成下式

(3．21)

(3．22)

(3．22)
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p，(1+斋)-pc=。 (3．23)

其中玎=q／p’。

方程两面取对数得：

h豉|lnp’“n(1+和 (3埘)

代入等向压缩和回弹曲线方程，采用相关联的流动法则．进行分析整理可以得到修正剑桥模

型Roscoe面一侧的弹塑性本构方程为：

㈥。
^一r 2吁

印‘J】l，2+叩2

土堕1
A—f 2珂

，南
同理，Hvorslev面方程(2．9)可以写为：

鲁一《竽)冉)一M。l坳’、坳川、p√
‘

可以得到修正剑桥模型Hvorslev面一侧的弹塑性本构方程为：

鼢 娃㈤

(3．26)

碱4 p赢‰仁”趴卅¨赢‰由 @㈨

如，。赤咖’+陆一面丽<i菲j％厕]由。卫两，
采用式(3．26)和式(3．27)即可进行土体的弹塑性分析。

式(3．27)为采用相关联的流动法推导出来的。有些研究者认为，对于超周结粘土，应

该采用非相关联的流动法则。文献Il“1中对Roscoe--Hvorslev模型，在Hvorslev面一侧采崩

非相关联的流动法则，Hvorslev面上的塑性势函数取为：q一吼-0，采用Hill理论建立相

应的应力应变关系；并对粘土试样进行了试验验证。显然采用非相关联的流动法则．可以考

虑Hvorslev面上只产生剪切应变而不产生体积应变，符合超固结粘土Hvorslev面为破坏面

的规律。但是非相关联的流动法则，数值分析将不稳定，难以得到理想的结果。因此本文程

序对于超固结粘土也采用相关联的流动法则。
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3．4本文模型一修正Cader模型应力应变关系

本文模型与修正剑桥模型屈服准则相同，流动规律和硬化规律相同，因而弹性增量和弹

塑性应力应变关系相同。唯一的区别在于将弹性卸载(P，下降)与屈服面相关联-在卸载

过程中．当应力从较高的水平卸载到临界重复应力水平以下时，I临界应力水平以上的卸载部

分引起屈服面的收缩；在下一次加载过程中，±体从收缩后的屈服面开始屈服，出现塑性体

积应变和剪切应变。

3．5有限元求解的几个问题

3,5．1土体的初始应力状态

采用剑桥粘土模型时进行弹塑性分析时，其结果和土体的

初始应力状态密切相关。如图3-2所示。

or，一声 (3．28)

吼一Ko． (3．29)

当土体处于地下水位以下时：

o：一声--U(3．28a)

“一Ko： (3．29a)

or^；一4-l,I (3．29b)

图3．2土体初始应力状态

一般来说．土体初始应力状态有两种形式：各向等压固结状态和岛固结状态．各向等

压固结状态～般应用于进行三轴试验时结果的分析处理，此时K=1。而实际土体天然应力

场大多为砀固结状态，也可称为静止土压力状态，l(0即为通常意义上的静止士压力系数，

此时K=k。

对于某一特定士体而言，其磁值取决于一系列因素，尤其是超固结状态时的水平应变

大小。对于大多数天然正常固结士体而言，KD值可以采用Jakyll26J公式：

Ko=l-sintp’ (3．30)

采用剑桥模型进行分析计算岛时。可按其参数进行计算，参见文献【“I。

3．5．2弹塑性有限元法求解

求解非线性或弹塑性问题，常用的方法有迭代法和增量法，其中又以增量法应用最为广

泛·用增量法计算材料非线性问题。对于每一级增量荷载。材料的参数将发生变化．从而刚

F
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度矩阵变化．增量法又可以分为基本增量法、中点增量法和增量迭代法·通过分段如载来模

拟非线性问题可采用基本增量法来计算，并根据每级加载的初始应力状态来确定刚度矩阵；

当荷载增量步长较大时基本增量计算时，可能会产生较大的累计误差·为了降低误差-可以

采用中点增量法或者增量迭代法来计算。但求解一步加载时．中点增量法要计算两次刚度矩

阵和求解两次方程组，增量迭代法则需要每一级增量计算中可以采用切线迭代法或常劲度迭

代法求解，因而计算时间较长。

由于本文程序分析的对象是长期反复堆卸载作用下的土体与临近桩基相互作用特性-其

所需计算的加卸载次数是非常庞大的。因而在本文程序中，采用基本增量法小荷载步长进行

分析计算。

3．5．3土体的破坏时应力状态的修正及应力迁移

在某一级荷载增量作用下，有

可能算出某些单元的应力处于破坏

状态。土体的破坏模式有两种：拉

裂破坏和剪切破坏，如图3．3所示，无拉边界

当土体处于区域l即无拉边界面左

侧时．发生拉裂破坏：当士体处于

区域II即Hvotslev面和临界状态线

上侧时为剪切破坏。

3．5．3．1拉裂破坏修正

如果计算所得的某些土体

单元(应力状态为

乜，仃：，k})出现拉应力超过
土体的抗拉强度仃．，_十律单元

拉裂破坏。在平面应变条件下

(以压应力为正)．当吒<仃。

时，即产生拉裂破坏。一般来说，

土体不能承受拉应力，即D．=

0。

由于士体不能承受拉应力，

爿II X、一；线一
p岱Pc P

图3-3士体单元破坏区域及其类型示意豳

‘t

-。
—、
钐蕊 一

’|＼ J眨乡虬
s’

／

／＼ 、、————，_／

图3．4 拉裂修正
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故应对其进行修正。本文采用文献11加中提出的方法进行修正，即把cr3修正到仃；20，此时

维持叫=盯。和应力主向不变，如图3-4所示。

根据修正前后两圆的几何关系可得修正后的应力(应力状态为p：，口：，t})为：

， 1
iE兰二

小i1’【半+乒ii
仃：；盯：一(∥：一盯，)．三里

k

3．5．3．2剪切破坏修正

(3．31a)

+半卜呼，毒㈢s㈦
(3．31c)

如果计算所得应力状态位于Hvorslev面和临界状态线的上面时，土体发生剪切破坏。

此时假定修正前后的主应力和不变，即P值不变，即认为剪切破坏只改变形状不改变体积，

因而不改变体积应力。将剪应力修正到相应的Hvorslev面和临界状态线上，如图3-5所示。

‘

?e|?。lI／临界状态线
“l{∥小

∥ 』 ＼一
p岱Pc P

图3-5士体单元剪切破坏修正示意圈

3．5．3．3破坏单元的应力迁移

进行应力修正后．破坏单元没有被平衡的那部分荷载需要进行再分配，由屈服单元周围

那些未屈服单元承担。这种把屈服单元多余应力转移到其它未屈服单元上的计算方法，就叫

应力迁移。对于每一级加载，可能需要经过多次迁移计算才能达到平衡，大大增加计算时间。

虽然对屈服单元作应力迁移计算，在理论上更合理，但在实际运用中由于土体非线性的复杂

48
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性，过多的增加计算时间所改善的计算精度可能并不显著，因两本文程序只对土体作应力调

整而不作应力迁移计算，并把修正后的应力后的这部分不平衡荷载累加到下一级荷载中再进

行分配。

3．6程序流程图

本程序的程序流程图如下：

图3．6程序流程幽
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3．7本章小结

本章简要介绍了平面应变有限元法的基本理论，给出了修正剑桥模型和本文改进模型的

弹塑性应力应变关系，并对土体的初始应力场、单元的破坏修正和应力迁移作了相应讨论。

在此基础上，编制了平面应变有限元程序PPILE，给出了程序框图。下章将利用本程序进行

长期反复堆卸载作用下地基与临近桩基相互作用分析。



第四章长期反复堆卸载作用下地基与临近桩基相互作用分析

第四章长期反复堆卸载

作用下地基与邻近桩基相互作用分析

4．1概述

进行长期反复堆卸载作用下地基与邻近桩基的相互作用分析时。采用有限单元法相对模

型试验和现场原型试验而言，可以考虑土体材料的非均质非线性应力应变关系，而且调节参

数容易，能够对影响地基与邻近桩基相互作用的各种因素进行系统的对比分析，是进行长期

反复堆卸载作用下地基与邻近桩基的相互作用研究的一种强有力的工具。

本章利用自编士工有限元分析程序PPILE对长期反复堆卸载作用下地基的土体变形以

及桩土相互作用进行系统的数值分析。首先讨论了无桩自由场条件下堆载地基的沉降和水平

位移变形规律，探讨了不同因素对土体侧向变形分布模式的影响：然后对有桩状态堆载地基

与邻近桩基的相互作用进行了分析，讨论了长期低频重复堆卸载土体与临近桩基相互作用特

性，包括不同桩土相对刚度比、不同桩头约束条件下的桩基变形特性等。

4．2有限元信息及计算方案的选择

4．2．1土体材料信息

Bra∞by＆sprill舯∞m】对堆载一土体一桩基相互作用问题进行分析时，将士层简化成

两层，上层为软土，下层为较硬软土层或中密砂质土层。由于本文课题来源于上海宝钢炼钢

渣处理厂房的坍塌事故事故，对上海地区而言，其基本土层大致为表层为一较硬层，其下为

一定厚度的软土层，软土层下面为较好土层。数本文基本计算方案的土层取为：表层为厚度

2．Om的超周结土层，中间为厚度10．Om软土层，软十层下面为厚度18．Om的硬土层；如图

禾1所示。

对于本文模型一改进C&r[cr模型而言。其主要参数为X、1c、M．以及屈服面衰减系数e、

临界应力水平rc·本文进行基本方案分析时e取0．01．‘取0．85。中间软土层的X、K、M

值按伦敦粘土‘州取值，各土层的土体参数参见表4-1。表中△pc表示增量超圃结压力，土体

的等效先期固结压力pc为：

p。一p，o+Ap。 (4．1)
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式中Pyo为正常固结压力。Ape=0时为正常固结土，Apc>O时表示超固结土。

表4．1 各十层的士体参数表

土层分类 表层超固结土 中间软土层 底层硬土层

九 0．093 0．161 0．086

K 0．035 O．062 0．025

go=G一1 1．060 1．789 O．8n3

M 0．95 0．888 1．20

泊松比vs 0．25 0．40 0．25

容重T(b'、Ilm3) 18．0 18．O 18．0

Apc(Id'O 200．O 0．0 0．0

0 0．01 0．0l 0．01

rf 0．85 O．85 0．85

往；对具体虹曩进行分析计算时，各土层分布按实际深度确定：各土层的物理力学参数按实验确定．

堆载P

，“““Jr
表层超固结土

桩排

中问软土层

底层硬土层

图4-1有限元模型示意圈
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4．2．2计算方案选择

本文主要进行两方面的分析：无桩自由场分析和堆载与临近桩基相互作用分析。土体与

桩单元均按二维四节点单元进行离散。Bransby＆Springman研究表明旧，对于被动桩分析

而言，桩与临近土体不发生滑移时为最危险状况，认为桩与桩周土同步侧向位移是偏于安全

的，而Naylor[”】分析表明，对于柔性桩或软土层很深的情况，并不需要设界面单元：因此

本文在计算模型中桩土界蕊不设置界面单元。

在本文分析中不考虑打桩时对士体的影响；不考虑土体的固结效应．按总应力法进行分

析。Stewart[”】【11][421根据堆载作用下现场孔压和桩身水平位移监测结果以及有限元模拟分析，

指出大约70％一75％的水平变形发生在不排水的施工阶段，土体固结阶段所增加的水平变形

较少。因此，本文采用总应力法进行分析，不考虑土体的固结效应基本可行。

4．2．2．1无桩自由场分析方案选择

无桩自由场分析的基本方案为；堆载宽度16．Om(根据对称性，取一半宽度即8．0m进

行分析)，堆载太小100 kPa．软土层屈服面衰减系数0为0．01．“为0．85，软土层厚度10．0

m，反复加卸载次数N=50。在此基础上进行以下方案的对比分析：

(1)在其它因素同基本方案的情况下，荷载大小变化，讨论荷载大小对无桩自由场的影

响；

(2)在其它因素不变的情况下，反复加卸载次数变化，讨论加卸载次数对无桩自由场的

影响；

(3)其它因素同基本方案．软土层屈服面衰减系数0变化，讨论软土层屈服面衰减系数

0对无桩自由场的影响；

(4)其它因素保持不变，软土层临界重复应力比，c变化，讨论临界重复应力比^对无桩

自由场的影响；

(5)其它因素保持不变，堆卸载幅度变化，讨论堆卸载幅度对无桩自由场的影响；

422．2堆载与临近桩基相互作用分析

堆载与临近桩基相互作用分析的基本方案其它条件同无桩自由场分析。不同之处在于在

离堆载边缘净距1．0 m处设置一捧桩，桩身等效弹性模量Ep为1．0×107 kP丑。桩长20．O m，

桩排宽度1．0m，如图4-1所示。在此基础上进行以下方案的对比分析：

(J)进行有桩和无桩状态土体变形场对比分析；
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(2)在其它因素同基本方案的情况下，桩身刚度变化，讨论桩身刚度变化对被动桩桩身

水平侧移的影响；

(3)在其它因素不变的情况下，桩身离堆载区边缘距离变化，讨论距离对被动桩桩身水

平侧移的影响：

(4)其它因素不变，软土层厚度变化，讨论软土层厚度对被动桩桩身永平侧移的影响；

(5)其它因素同基本方案，桩头约束条件变化，讨论桩头约束条件对被动桩桩身水平侧

移的影响：

(6)其它因素保持不变，桩排为双排桩，对单排桩和双排桩对比分析。

4．3长期反复堆卸载作用下地基无桩自由场分析

受土体位移作用的桩基分析过程，是一个复杂的桩土相互作用过程。根据目前被动桩的

研究现状看。如果能够准确预测自由场(无桩时)土体位移，则桩土相互作用的性状就可以

通过分析得出，因此自由场中土体位移的确定是研究受土体位移作用桩基的关键。本节采用

平面应变有限元程序对长期反复堆卸载作用下地基进行无桩自由场分析，对不同因素影响下

的自由场中土体侧移的分布模式进行探讨。

4．3．1堆载作用下地基无桩自由场分析

地基土在堆载作用下土体应力状态发生变化，同时发生沉降和水平位移。随着荷载的变

化，其变形大小也将发生变化。

{
鞋
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、心蹼里蠢一 深度／m
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图4-2堆载中心沉降深度变化图(N=1)
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第四章长斯反复堆卸载作用下地基与临近桩基相互作用分析

图4．2为荷载不同时堆载中心沉降沿深度变化图．图中N=I表示加卸载次数等于1，

下同。从图中可以看出，荷载越大，中心沉降越大。沉降变形主要发生在中间软十区．表层

超固结粘土层和底层硬土层沉降变形很小。在中间软土区，随着深度的最大。单位深度的沉

降变形逐渐降低。这是由于中间软土区为正常同结粘土。深度越大其上覆土压力值越大。初

始孔隙比随深度增加而降低，导致沉降变形速率随深度降低。

图4-3为卸载时堆载中心沉降沿深度变化图。从图中可以看出，加载到lOOkPa再卸载

到0，堆载中心残余沉降占到总沉降的一半以上。
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圈4．3卸载时堆载中心沉降沿深度变化图科=I)

墨鬻‘‘=．=．_面
至

5 10 15 20 251I a

图4-4堆裁区边缘土体侧移沿深度变化圈删=l，

——●—一30kPa

—■一50kPa

---4---60kPa

—÷卜70kPa
—*_80I【Pa

—．_85kPa

--．4---90kP8

—---一95kPa

一100kPa

图4-4为荷载增加时堆载区边缘土体水平位移沿深度变化图。从图中可以看出，土体侧

移主要发生在中间软土层，形状近似于双曲线型分布，而底层硬土层几乎不发生水平侧移。
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随着荷载的增大。软土层土体侧移不断增大，最大位移大致出现在软土层以下深度25％-30

％的地方。而在土体表层．发生相对于堆载区向内的侧向位移，这和Desai【1冽【1”】等人采用

修正剑桥模型和帽盖模型的计算结果一致，主要原因在于加载过程不发生体积膨胀的缘故。

图4-5为卸载时堆载区边缘土体水平位移沿深度变化图，从图中可以看出．加载到

100kPa再卸载到0，堆载区边缘土体残余水平位移约占总侧移值的四分之一。

潍
蘸

一0．03

_0．04

—0．05

-0．06

厂—、 +okPa●吣 一--41---6瑚0k挑Pa
厂＼k’惑．。。。。。．．

．j 。’、，I}；；i，；’-：’’，E’’，
层 深度加

叩
∥
f

图4．5 卸载时堆载区边缘土体侧移沿深度变化图讲=1)

圈4-6堆载区外侧水平侧移一距离变化曲线州=1)

—_．-一0Ⅲ

—●卜lm
—-●r-2m

—÷卜3m
—÷I一4m

-4t--5m

——卜-6m

一7m
----一8m

图4-6为荷载为100 kPa时堆载区外侧水平侧移一距离变化曲线图。从图中可以看出，

从堆载区边缘开始，距离堆载区边缘1．0m的水平侧移值略大于堆载区边缘，然后随着距离

的增大，中间软土区土体的水平侧移逐渐减小，而且随着距离的增大，软土区土体水平侧移
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第四章长期反复堆卸载作用下地基与临近桩基相互作用分析

最大值出现的位置逐渐下移。由于中间软土区土体的水平最大侧移值约出现在离堆载区边缘

1．0 m处，因而下文进行被动桩桩士相互作用分析将桩排设置于离堆载区边缘1．0 m处。

4．3．2反复加卸载次数变化的影响

一般来说对于士体而言，反复加卸载次数增加，将引起土体塑性变形增加，位移增大。

。F面讨论反复加卸载次数变化对无桩自由场的影响，

t．2

l

0．8

{0．6
艘
蜉

o'4

0．2

0

秣 100N=50一、-气 +睁’一、 、 +

．N举洁＆．．艘抽．
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图4-7 反复加卸载次数一堆载中心沉降沿深度变化圈

2

／
／。．／

10 N(次)200

图4-8反复加卸载次数一堆载中心沉降变化图

图4-7和图4-8分别为不同反复加卸载次数时堆载中心沉降沿深度变化围及堆载中心沉

降半对数坐标变化图。从两图中可以看出，随着反复加卸载次数的增加，堆载中心沉降也不

断增加，在沉降一反复加卸载次数半对数坐标图上呈现加速增加的规律，说明反复加卸载次

数的变化对堆载中心沉降的影响是非常大的，在工程实践中有必要考虑其影响。
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0 10 15 20 25 30

图4·9不同反复加卸载次数一堆载中心沉降沿深度变化对比图

图4-9为不同反复加卸载次数时堆载中心沉降沿深度变化对比图，图中“+”表示加载

结束时，“一”表示卸载结束时。从图中可以看出，对于不同加卸载次数而言，加载结束时

的沉降减去卸载结束时的沉降，其差值几乎不变。说明反复加卸载次数的变化只会引起塑性

变形的累加，而与弹性变形无关。
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图4-10反复加卸载次数一堆载区边缘侧移沿深度变化图
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图4·1l反复加卸载次数一堆载边缘晟太侧移变化幽
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图4．10和图4-11分别为不同反复加卸载次数时堆载边缘侧移沿深度变化图及堆载边缘

侧移最大值半对数坐标变化图。从两图中可以看出，反复加卸载次数的变化对堆载边缘侧移

的影响规律和反复加卸载次数的变化对堆载中心沉降的影响规律是一致的。由于本文主要讨

论士体侧移与I临近桩基的相互作用，因此下文主要给出土体侧移影响变化图，一般情况下堆

载中心沉降变化规律从略。

们．3软土层屈服面衰减系数0的影响

从第二章的分析可咀看出，作为本文改进(kteT模型核心参数的屈服面衰减系数O，对

卸载过程中屈服面的衰减和下一次加载过程中塑性应变的累积起着至关重要的作用。下面探

讨软土层屈殿面衰减系数8变化对无桩自由场的影响。
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圈4-12不同0值一堆载边缘侧移沿深度变化图(N一靳)
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圈4．13不同。值一堆载边缘最大篑移变化圈(N=弱)

圈4-12和图4-13分别为不同软土层屈服面衰减系数0时堆载边缘侧移沿深度变化图和

堆载边缘悬大侧移变化图。从图中可以看出，随着软土层屈服面衰减系数0的增大，堆载边
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缘最大侧移值不断增大，增大的速率十分迅速，说明土体的屈服面衰减系数。对反复加卸载

作用下的地基变形场的影响是非常显著的。

4．3。4软土层临界重复应力比k的影响

土体的临界重复应力比rc反映了土体在低于临界重复应力水平的反复荷载作用下塑性

应变不累积的特性，作用于土体的反复荷载只有超过临界重复应力水平才能引起塑性应变的

累积。下面讨论软土层临界重复应力比rc变化对无桩自由场的影响。
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图4-14不同临界循环应力比一堆载边缘侧移变化圈(N=翮)

0．4 0．6

圈4-15不同临界循环应力比一堆载边缘最大侧移变化图(N=50)

图4-14和图4-15分别为软土层不同临界循环应力比时堆载区边缘侧移沿深度变化图和

堆载区边缘最大侧移变化图·从图中可以看出，随着软土层临界循环应力比的增大，堆载区



苎婴童墨塑垦墨苎塑塾堡旦!垫苎皇!堕堑苎苎塑至堡旦坌塑——

边缘士体侧移逐渐减小，当临界循环应力比大于一定值时，其减小的幅度将增大·这是因为

当土体临界循环应力比大干所施加的应力水平时，将不引起屈服面的收缩，也即不引起塑性

应变的累积，导致堆载边缘土体侧移值的减小。

4．3．5堆卸载幅度变化影响分析

一般来说，当荷载堆卸载幅度不同时，其所引起的累积变形场也有所变化。本文进行如

下两种堆卸载幅度的对比分析，如图4。16所示，讨论不同荷载堆卸载幅度对无桩自由场的

影响。

n∞

0．06

O．04

0．02

目0

静
善一0．02

-0．04

—0．06

—0．08

—0．1

，A、

图4．16两种堆卸载幅度示意图

图4-17 不同堆卸载幅度堆载边缘侧移图(N=50)

图4-17为不同雄卸载幅度堆载边缘侧移图，图中0情况表示N=1时堆载边缘土体的初

始侧移。从圈中可以看出，A、B两种堆卸载幅度情况下堆载边缘土体的侧移场变化不犬，

A情况下的堆载边缘土体的侧移值略大于B。这主要是因为当土体所受的总荷载不变，A、

B两种情况荷载变化幅度对塑性应变的累积影响较小所至。这也和Houston和Herrmann[叫

剐岬峰人的试验结果相吻合。
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4．3．6长期反复堆卸载作用下地基土体侧移的分布模式探讨

目前，计算受土体水平位移作用的桩基，主要有基于十压力或者基于土体变形的两类分

析方法。采用基于土压力的方法分析受土体水平位移作用的桩基，关键在于确定作用在桩上

的士压力、地基反力系数以及土体极限侧向抗力。从求解方法上而言，一旦确定了沿桩身分

布的土压力、地基反力系数以及土体极限侧向抗力后，直接采用积分方法就可以求解桩的受

力和变形性状【53】。然而，由于土压力本身与桩土之间的相对位移有关，桩的最终反应性状

必须满足压力和位移的协调关裂1“，这反过来义影响桩的转动中心深度和沿桩身分布的土

压力方向等030l。由此可见，受土体位移作用的桩基分析过程，是一个复杂的桩土相互作用

过程。因此，无论是采用基于土压力还是基于土体变形的分析方法．如果能够准确预测自由

场(无桩时)土体位移，则桩±相互作用的性状就迎刃而解了。所以，自由场中土体位移的

确定是研究受土体位移作用桩基的关键。

迄今为止，已有一些学者提出或假定了自由场中土体侧移的分布模式，代表性的主要有：

Ashour＆Norris[131111321提出的经验应力楔块模型、Viggi柚ipl提出的滑动土层内土体均匀变

形模型(图4-18a)、BoRon等人1133】提出的倒三角形模型(图4—18b)、Ito和沈珠江提出的土

体绕桩流动模型等；而Begemann＆De Leeuwp3I在计算地面荷载引起临近桩基附加应力和变

形时则假定土体侧向变形为抛物线型分布(圈4-．18c)。

一“(z)

—／软土崖
．?

砸上层

、
．7，

活动土层 一j
碰土层

图4·18几种土体侧移的分布模式示意图

Bourges＆Miscussensml对几个不同工程实铡资料进行分析之后提出了软土路堤堤脚土

体侧移模式的经验公式。土体侧移和深度均采用归一化坐标表示，如图4．19所示。1lt,gz=

z／L r Y=Y／Ym,，，L为软土层深度。图中Curve 1为土体固结历史不明时的曲线图：Curve 2为正
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常固结的土体侧移螬线；QIn，e3为超固结土体的侧移曲线。1种Curve4则为Tav如∞f1叫
对21个不同施工状态和固结历史的软士路提进行分析后得出的经验曲线．可以看出Tavenas

和Bourges＆Miseussens的研究成果极为一致。

0
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’‘、．、+N漤、．
＼．．、≮

——。。。l Y=1．83幽．69一+213瑚t73 ＼＼、。，)
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图4-19 软土路堤土体侧移经验曲线(Bourges&M址Ⅸ∞，1979；TIⅧl-s．1，7，)

从图44中可知，在本文三层土体模型中，计算所得土体侧移主要发生在中间软土层，

形状近似于双曲线型分布，其最大值大致出现在软土层以下深度25％旬0％的地方。而底层

硬土层几乎不发生水平侧移。计算结果和Begma柚＆De Leeuwt叫的假定(图4-18c)较为吻

合，最大侧移值出现的位置和Taven"与Bourges＆Mi∞usscns等人的研究成果基本一致。

在本文三层土体模型中-计算得到硬土层出现相对于堆载区向内的侧向位移。一般说来。

由于有限元计算所得的土体侧移的连续性，表层相对于堆载区向内的侧向位移必然会影响其

下软土层上层的侧向位移值，因而在只有软土层和其下硬土层组成的地基中，其土体侧移的

分布模式应该和图4-19中C撕ve lff：OCurve 4比较一致。另外，由于土体的抗拉强度很弱或不

能承受拉应力，因而一般来说表层硬土层相对于堆载区向内的侧向位移值在实际情况中不会

出现，即表层硬土层的侧移大于等于零，而在表层硬土层和软土层上保持连续。
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通过上述分析，本文认为。承受长期反复堆卸载作用下地基土体的侧移分布模式(对于

地基土为三层十体模型而言)采用图4．20(a)所示的曲线是比较合理的，即在软土层采阁

和4．19中Curve 1相一致的模式，而在表层硬土层线性变化，其变形速率和交界面软土层的

变形速率相同．二者在交界面的位移相同，在底层硬土层则假定侧移为0。出现展大侧移值

的位置可按Curve l计算确定。

＼＼＼
表层碗土层

左层
底层硬土层

(a)土体的倒移模式

＼≮～ 表层硬土层

力
底层碗土层

(b)简化模式

图4-20长期反复堆卸载作J}H下地基土体的侧移分布模式

在一般情况下，土体地基土体的侧移分布模式可以采用4-20(b)所示双线性简化模式。

即保持最大侧向位移值及其出现位置相同，表层硬土层和中间软土层交界面的侧移值相同．

从而形成双线性简化模式。显然，这样的简化对于工程设计是可以接受的。

4．4长期反复堆卸载作用下地基与桩相互作用分析

4．4．1问题的简化与有限元模型

采用平面应变有限元进行长期反复堆卸载作用下地基与桩相互作用分析时，{颤按式

(4．2)式计算板桩抗弯剐度：髓⋯Eplp+E,I,丛 (4．2)
Ⅱ “

式中，下标p表示桩，s表示土。如图4-21所示。这种方法忽略了桩问土体的绕流，将桩体

等效为板桩，使得受堆载作用下土层水平位移而产生的水平作用力全部旆加在桩身上，结果

有可能使十层水平位移比实测略小，而桩身水平位移比实测值略大。陈福全㈣进行被动桩
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桩间士拱效应数值分析结果表明，无论是砂质土还是粘性土，当桩中心距小于掣桩径时，

由于地面堆载导致的土层侧向位移在被动桩附的产生的侧压力有90％以上的份额由被动桩

承担，因而将捧桩等效为板桩进行机理研究和性态分析是完全可行的。

桩
桩

图4-21桩基等效为板桩示意图

口工，m

本文模拟在堆载区边缘净距1．0m处设置一排边长1．Om、间距3．0m的方桩，桩身弹性

模量为3．0×107 kPa，泊松比为0．167，桩长20．0m，桩头自由。根据(4．2)式，扳桩等效

弹性模量为I,OX 107 l【Pa。土体参数同无桩自由场分析。

4．4．2有桩和无桩状态土体变形场对比分析

一般来说，堆载与临近桩基发生相互作用，会导致桩身发生侧移，引起附加应力和弯矩

同时由于桩基的遮拦作用．堆载区的变形场将发生相应的变化。

日

耋
蝠

0 5 10 15 20 25 30

图4．22有桩无桩堆载中心沉降沿深度对比图
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曩
暮

图4-23 有桩无桩堆载区外侧水平侧移对比图

图4-22和图纯3分别为有桩与无桩状态时堆载中心沉降沿深度对比图和堆载区外侧水

平侧移对比图。从两图中可以看出，由于临近桩基的遮拦作用，不同反复加卸载次数时堆载

区中心沉降均有一定程度的下降．堆载区边缘软土区的侧移则大幅度下降。

暑

始
蘑

图4·24反复加卸载次数一单排桩桩身位移变化图

图4-24为长期反复堆卸载作用下不同反复加卸载次数时单排桩桩身位移变化图。从图

中可以看出-由于临近堆载的作用，桩身产生一定的水平位移，最大位移值和无桩时软土区

土体的最大侧移值保持一致；和无桩桩周自由场土体位移分布模式不同的是，由于桩身刚度

较大，桩身最大位移出现在桩头。和无桩自由场一样，随着反复加卸载次数的增加。桩身水
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平位移值也相应增大。

4．4．3桩身刚度变化的影响

一般来说，当桩身刚度变化时，其对临近土体的遮拦作用也相应发生变化。下面讨论

当桩身等效弹性模量由1．OXl07kPa变于1．OXl06 kPa时的影响。

0·8

0·7

0．6

0．5

主¨
螺

0·3

O·2

0-l

0

蕊 一--++船桩(E=lIG‰Pa．N州=I))
豫⋯ 兰霎纛巍
薛氧冬X。————19I：t；醚-一一一葫璺抽．
0 5 lO 15 20 25 30

图4．25 不同桩身刚度时堆载中心沉降沿深度对比图

≮，J．1． ：荽塞蔷霈’水"二：j
．：翼赫．、一—o鑫翟僦：蝴)⋯一
举蔷型慕咚≤兰一OGPa{,N=510’够
I』 E Tn I一1E一 一

磊 口E ，

丘

图4-26 不同桩身刚度士体和桩身侧移对比图

圈4．25和圈4—26分剐为不同桩身剐度时堆载中心沉降沿深度对比图和桩身水平位移对

比图。从图中可以看出，和无桩自由场比较．随着桩身剐度的增大，堆载中心沉降降低幅度

较多，桩身侧移减少也更加明显，说明桩基的遮拦作用也更加显著。因此，采用提高桩身刚
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度的方法来降低桩身侧移量在一定程度上是可行的。

4．4A桩身离堆载区边缘距离变化的影响

圈4-27 桩身离堆载区边缘距离变化时桩身侧移对比图

图4-27为桩身离堆载区边缘距离分别为1．Om和4．0m时的桩身侧移对比图，从图中可

以看出，随着桩身离堆载区边缘距离的增大，桩身侧移也相应减小，其所受反复加卸载作用

的影响也随之降低，桩基所能发挥的遮拦作用也相应减小。

4．4,5软土层深度变化的影响

在三层土体模型中，当软土层厚度变化时。将引起堆载区沉降和边缘区边缘侧移较大的

变化，进而对临近桩基的性状产生影响。

瘩

谗
莺
球
掣

5 9 1l 13 15

图4-28不同软土层深度桩头位移对比圈
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图4-28为软土层深度变化时桩头位移对比图。从图中可以看出，随着软土层深度的增

加，l|台i近桩基桩头位移值也相应增加，这和无桩时软土层深度变化引起堆载区沉降和边缘区

边缘侧移变化规律一致。从图4-28中还可以看出，随着软土层深度的增加，其所引起的桩

头侧移增加速率逐渐降低：这是因为，本文模型中软土区和底层土体均为正常固结士体。随

着深度的增加，士体的上覆固结压力也相应增加，初始孔隙比减小。在较大的固结压力作用

下，同一深度土体不同时其初始孔隙比差值也相应减小，从而导致相同荷载作用下的深度较

大处士体的变形不如上部土体显著．进而引起的桩头侧移增加速率逐渐降低。

4．4．6桩头约束条件交化的影响

对于临近桩基而言，桩头约束条件不同，其对临近土体的遮拦作用也不相同，桩身所受

临近反复加卸载土体的压力和产生的弯矩也有会发生变化。

童
渣
暮
赤
卷

图4-29桩头约束条件不同时桩身侧穆对比图

图4-29为桩头固定和桩头自由时桩身侧移对比图．从图中可以看出，桩头固定时桩身

侧移值小于桩头自由时的侧移值。琏着反复加卸载作用的增加，这种差别越来越大。

4．4．7桩排数变化的影响分析

以上进行的都是反复堆卸载和单捧桩的相互作用分析。当堆载区一侧桩捧数增加时，由

于多捧桩的遮拦作用，堆载区中心沉降和桩基侧移都会发生相应的变化。下面进行单排桩和

双捧桩(和前排桩间距为3．0m)的对比分析。
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图4-33单捧桩与双捧桩(承台连接)桩身侧移对比图iN=S0)

图4．32和图4-33分别为不同反复加卸载次数时单捧桩与双排桩桩身侧移对比图，双排

桩桩头用承台连接。从西图中可以看出，相对于桩头不用承台连接的双排桩而言，前排桩桩

身侧移降低，后排桩桩身侧移增加，一定程度上降低了前捧桩的桩头位移，有效地发挥了后

捧桩的遮拦作用。

4．5本章小结

本章利用自编土工有限元分析程序PPILE对长期反复堆卸载作用下三层土体地基的士

体变形以及桩土相互作用进行系统的数值分析，初步发现：

(1)地基土在堆载作用下发生沉降和水平位移，随着荷载的增加．其堆载中心沉降和堆载

区边缘土体水平侧移随之增大；而且随着反复加卸载次数的增加，堆载中心沉障和堆载区边

缘土体水平侧移迅速增大，同时反复加卸载次数的变化只会引起塑性变形的累加．而与弹性

变形无关。堆载中心沉降和堆载区边缘士体水平侧移值的大小和中闯软土区的性质密切相

关．当中间软土区的屈服面衰减系数0增大时，相同的反复加卸载次数所引起的附加变形也

随之增大：而软土层临界重复应力比rc的增大时则引起相同的反复加卸载次数下附加变形

降低。

(2)在长期反复加卸载作用下，三层土体地基模型中堆载区边缘软土区士体的侧移分布

模式可以按照Bourges[,12蟪出的经验公式确定；而表层硬土层的侧移可以按照连续变形原理

确定。在一般情况下，土体地基土体的侧移分布模式u--／以简化为双线性模式。

(3)当堆载区临近设置桩基时。由于堆载与临近桩基发生相互作用，引起堆载中心沉降
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和堆载区边缘土体水平侧移降低，临近桩基刚度越大，降低的幅度越大．这种趋势不随反复

加卸载次数的变化而发生变化。同时在反复加卸载作用下引起临近桩基桩身发生侧移，桩基

刚度越大，桩身侧移越小；随着反复加卸载次数的增加，桩身的附加侧移值也越来越大；软

土层深度增大。桩身的附加侧移值越大；桩身距离堆载区越远，桩身的附加侧移值越小。相

对于单排桩基而言，双摊桩能够更加有效的发挥遮拦作用，当双排桩桩头采用刚性承台连接

时效果更加显著。



第五章 水平位移土体与桩基相互作用三维弹塑性分析

5．1前言

第五章水平位移土体

与桩基相互作用三维弹塑性分析

本文上一章采用平面应变有限元法对长期反复堆卸载作用下地基与邻近桩基的相互作

用进行了分析，探讨了各种因素对长期反复堆卸载作用下地基无桩自由场的影响，并进行了

地基与邻近桩基对比分析。在分析中，桩基采用四节点等参单元模拟，因而只能得出桩基的

变形和应力，无法得出长期反复堆卸载作用下桩身弯矩的变化规律。为此，本文采用某大型

通用程序，对水平位移土体与桩基相互作用进行三维弹塑性分析，探讨长期反复堆卸载作用

下不同地基土体位移场时桩身弯矩的变化规律。

5．2问题的简化与计算模型

水平位移土体与桩基相互作用分析，是一个复杂的过程。随着土体水平位移的增加，桩

身侧移随之增大，桩身所受的土压力和弯矩也相应增加。水平位移土体与桩基相互作用性状

和土体水平位移模式及大小、桩身刚度、桩头约束条件、桩排数等因素有关。

5．2．I问题的简化

和第四章一样，本章土体也采用三层土体模型．表层为厚度ZOm的硬土层，中间为厚

度lO．Om软土层，软土层下面为厚度18．Om的底层硬土层：如图5-1所示。

土体采用三维八节点等参单元离散；桩基采用线弹性桩结构单元模拟，桩土界露采用弹

簧连接。土体采用以莫尔一库伦屈服条件为破坏准则的理想弹塑性模型，屈服面为厂l，，2，，3

组成的六角锥面，其中：

f^-争-一。：|+÷慨+叫s诅妒一ccos妒一o
{，2一；l。：一心|+吾p：+a，)sin妒一ccos妒-o (5．1)

【，3-jh—qI+j1 p，+a。)siu妒一cms妒-o

采用非关联流动法则，其塑性流动势函数为
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{i
；Io"-o'21+扣地)stn妒
；p：一盯，l+；(盯：+盯，)sin妒 (5·2)

；I盯，一口。I+丢(仃，+口，)s；n妒
根据多函数包线屈服面确定塑性应变的方法㈣蹲到相应的弹塑性物理矩阵D∥

根据土体的弹塑性物理矩阵，计算参数有体积模量而泊松比∥，粘聚力c，内摩擦角

甲和剪胀角妒。各层土体的参数大致与第四章相同，剪胀角妒取0．见表5—1-其中内摩擦

角妒由剑桥模型，可下式计算得出：

Si·ll∞。型生t·5．3)∞t～ )．)J

其中三轴压缩时取正号，三轴伸长时取负号。

j(；里
r

其中v为特殊体积，v=1+e；K为回弹斜率。

“z)

由剑桥模型，体积模量置由下式计算得出：

(5．4)

图5-1模型平面幽和立面图
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和第四章一样，桩基为桩距3．0 m的一排桩，桩身距土体位移作用面2．0 m(由对称性，

取一根桩分析)，桩身弹性模量和泊松比分别为3．0X 107 kPa和0．167，边长1．0 m，桩长20．0

m。桩土界面弹簧系数和Loganathanll”喀人分析隧道开挖引起临近桩基变形时相同·分别

按下式确定：

¨10(争“4G @s，

k，一1．6G (5．6)

其中E。为桩身弹性模量·G为土体剪切模量。桩土界面弹簧系数参见表5．2·

表5-1 各土层的土体参数表

土层分类 表层硬土 中间软土层 底层硬土层

体积模量K／MPa 10．54 4．24 20．18

泊松比u o．25 0．40 0．25

桔聚力ClkPa 30． 10． 40．

内摩擦角，，。 24．2 22．7 她

剪胀角I／'，’ O． 0． o．

容重7／kN／m’ 18．o 18．．0 1810

表5-2 桩土界面弹簧系数表

l 系数 丘N／m／,． G／kPa f s|“ KRN}mh c^IkPa i．r
l

I 数值 1．,6x106 10． 22．7 2．4X106 10． 22．7

5．2．2土体水平位移模式的确定

在上一章中．本文通过分析探讨认为承受长期

反复堆卸载作用下地基土体的侧移分布模式(对于

地基土为三层土体模型而言)可以采用双线性简化

模式，如图5-2所示。

图中曲线yo(z)方程按照Bourgcs f42|经验公式
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(以下简称经验模式)确定：

Y：1．8323-4．6922+2．13Z+0．73 (5．7)

由(5．7)式可知，当Z=z／L=O．27时，y=y／y。。。=1．0，因此，当z=O．27L时，y=y。，；

当z=O时，y=O⋯73 Y 。按照双线性简化模式(以下简称简化模式)-土体最大位移值以

下位移按照直线AC确定，而表层硬士层的侧移卿按直线AB确定。

按照上一章的计算分析结果，当荷载为100kPa、反复加卸载次数为1(N--1)时，堆

载区边缘最大侧移值y。，约为0．04m．N=50时y一约为0．07m，而N=100时y。；约为0．10m，

N=500时Ym，约为0．35m。本章进行水平位移土体与桩基相互作用分析时，土体位移的最

大值按照N=500确定。

5．2．3分析方案

本章主要进行以下两方面的分析：水平位移土体与单捧桩相互作用分析以及水平位移土

体与多排桩相互作用分析。基本方案为；N=500(y。，=O．35m)时单排桩分析，桩弹性模

量为3．0X 107 kPa，桩头自由。在此基础上进行以下方案的对比分析：

(1)在其它因素同基本方案的情况下，反复加卸载次数变化(即土体侧移场大小变化)，

讨论土体侧移场大小变化对被动桩桩身水平侧移和弯矩的影响。

(2)在其它因素同基本方案的情况下，桩身刚度变化，讨论桩身刚度变化对被动桩桩身

水平侧移和弯矩的影响；

<3)其它因素同基本方案。桩头约束条件变化，讨论桩头约束条件对被动桩桩身水平侧

移和弯矩的影响；

(d)其它因素保持不变，桩排为多排桩，进行单排桩和多排桩对比分析。

5．3水平位移土体与桩基相互作用分析

水平位移土体与I临近桩基相互作用，是一个复杂的过程。随着土体水平位移的增加，桩

身侧移随之增大，桩身所受的压力和弯矩也相应增加。在相同的土体水平位移场输入条件下，

有桩和无桩时其lf笛近土体的变形场也有所不同。

图5．3为N=500(y～=0．35m)基本方案无桩和有桩时土体侧移变化图。从图中可以

看出，当在士体区域一侧施加初始侧移时，土体位移迅速向另～侧和深度扩散，同时数值迅

速减小-当初始侧移场一侧设置了桩基时．由于桩基的刚度远较土体为大，使得土体位移场



向顶部和深处扩散作用更加显著，一定程度上增大了土体顶部的侧移量。

l桩位

图S-3无桩和有桩时士体侧移场变化图

5．3．1土体侧移场模式和大小变化的影响

本文第四章计算得出，随着反复加卸载次数的增加．堆载区边缘侧移不断增加。随着堆

载区边缘侧移土体侧移场的变化，临近桩基的性状也发生相应的改变。

0．35

0．3

口0．25

鏊o．z
挛o．15

0．1

0．05

O

一0．05

迤、 ：墓篓嚣一N 一绷骶

弋心
、蚤沁

≮港．
勺吣＼深度^Tl

5 l。 15＼、

图5-4 经验模式和简化模式桩身侧穆对比图(N=500)
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图5-4和5．5分别为长期反复加卸载作用下堆载区边缘土体侧移经验模式和简化模式桩

身侧移与弯矩对比图(N=500)。从图中可以看出，相对于简化模式而言土体侧移为经验模

式时桩身侧向变形值稍大，桩身上部负弯矩值较小，桩身下部正弯矩值较大。总体而言，土

体侧移采用经验模式或者简化模式对桩身侧向变形和弯矩的影响差别较小，相对于工程应用

而言，土体侧移模式采用简化模式是可以接受的。因而。以下各分析土体侧移均采用简化模

式。

图5_6和5_7分别为不同反复加卸载次数时桩身侧移与弯矩对比图。从图中可以看出，

随着反复加卸载次数的增加，也即土体侧移值的不断增大．导致桩身侧移和弯矩值不断增大。

桩身最大负弯矩出现在土体最大侧移值附近，而最大正弯矩则出现在活动土层和稳定土层交

界面附近，桩身最大负弯矩和正弯矩出现的位置不随土体侧移值的增大而变化，和文献【柏I

研究结果一致。

5．3．2桩身刚度变化的影响

一般地，当桩身剐度变化时也即桩土相对刚度变化时，桩身性状将发生相应的变化。

PoulosP41和P一蚓等人将桩土相对剐度定义为：

％一喾 cs．s，

式中，磁为桩的柔度系数(flexibility factor)，下标岛指桩身弹性模量，巨为侧移土层变

形模量，工为侧移土层厚度。本文基本方案中KR约#J 4．8X10"2，为刚性桩呻】。

0·4

0．35

0．3

0．25

星
薄0．2
蘑

挛n15
0．1

o．05

0

—0．05
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图5-8不同桩身刚度时桩身侧移对比图(N=500)
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}产 鳖

． ／∥：：～．一∑过
l‘、n’’￡7．∥ln 1s ，

～、÷一轳
瀚虹

、L∥
图5-9不同桩身刚度时桩身弯矩对比图(N=5∞)

圈5—7为不同桩身刚度时桩身侧移对比图。从图中可以看出，随着桩身刚度的增大，桩

身侧移和土体原始位移场的差别也越来越大。当桩身弹性模量为30Mpa和300Mpa时，桩

身侧移表现出相对柔性的性状；桩身弹性模量为3000Mpa时，表现出相对刚性的性状：而

当桩身弹性模量为30000Mpa时．桩身侧移沿深度线性变化，表现出完全刚性性状。

圈5-8为不同桩身刚度时桩身弯矩对比图。从图中可以看出，随着桩身刚度的增大，桩

身弯矩也不断增大。当桩身弹性模量为30Mpa时．桩身弯矩很小；而当桩身弹性模量由

3000Mpa增加到30000Mpa时，桩身上部负弯矩变化不大，而下部的正弯矩则有所增加，这

和桩身下部的侧移变化规律是一致的。

5．33桩头约束条件的影响

当桩头约束条件不同时，桩身性状也相应不同。

点
潍
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图5-10不同桩头约束条件时桩身侧移对比图(N=500)
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目
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图5-11不同桩头约束条件时桩身弯矩对比图(N=S00)

图5一加和图5—11为不同桩头约柬条件下桩身侧移对比图和桩身弯矩对比图。其中条件

A为桩头自由，条件B指桩头可以移动不能转动．条件C为桩头铰接，条件D为桩头完全

固接(既不能移动也不能转动)。从图5-11可以看出，由于桩头的约束作用，各桩桩身最大

弯矩值都大幅度增大。这主要是由于两方面的原因造成的，一是桩身弹性模量较大．桩为刚

性桩，当桩头受到约束时，为了保证桩土位移协调．桩身必然产生较大的弯矩；另一原因是

程序不能考虑桩土界面受压时的屈服和滑移作用，导致所计算出来的弯矩值在较大的桩土相

对位移作用时很大。

5．3．4多排桩分析

在相同的±体位移作用下，当临近桩基的桩摊数增加时，各捧桩的性状也备不相同．而

且前排桩对后排桩存在遮拦作用。下面进行单排桩和多排桩的对比分析。
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图5-12不同桩距前桩后桩桩身侧移对比图(N=500)
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矗
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图5-13不同桩距前桩后桩桩身弯矩对比图(N=500)

图5—12和5—13分别为双排桩(桩头自由)不周桩距时前桩后桩桩身侧移和弯矩对比图。

从图中可以看出．双排桩的前摊桩桩身侧移和单捧桩差别不大，和桩距几乎无关，不受后排

桩的影响。随着桩距的增大，各后排桩的桩身侧移值和弯矩值也相应降低。和无桩时土体位

移场的衰减规律是一致的。
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图5-14三排桩群桩前桩中桩后桩桩身侧移对比图(s=3d，N=5∞)

图5-15三排桩群桩前桩中桩后桩桩身弯矩对比图(s=3d’N=500)
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图5-14和图5-15分别为三排桩群桩(桩头自由)桩间距为三倍桩径时各桩桩身侧移和

弯矩对比图。从两图中可以看出，桩身侧移和弯矩值前排桩最大，中排桩次之，后排桩展小·

和双排桩基础一样，三排桩和无桩时土体位移场的衰减规律保持一致。

5．4本章小结

本章在上一章的基础上，对水平位移土体与桩基相互作用进行三维弹塑性分析，探讨长

期反复堆卸载作用下不同土体位移场时桩身侧移和桩身弯矩的变化规律，分析结果发现：

(I)长期反复加卸载作用下堆载区边缘土体侧移采用经验模式和双线性简化模式时，其

临近桩基桩身侧移和弯矩变化不大，采用简化模式是可以的。

(2)髓着土体水平位移的增加，临近桩身的侧移和弯矩值也不断增加。

(3)在相同的土体水平位移作用下，当桩身刚度增大时，桩基越来越表现出刚性桩的性

状．而桩身刚度降低时，桩基表现出相对柔性的性状。

(4)桩头约束条件对桩身侧移和桩身弯矩值影响很大，当桩为刚性桩时桩头约束将导致

桩身弯矩大幅度增加。

(5)在相同的士体水平位移作用下．多排桩中前排桩的性状几乎和单捧桩一样，而多捧

桩中的后排桩性状则和无桩时土体位移场的衰减规律保持一致。
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第六章 被动桩基计算方法研究

6．1前言

在分析设计土体侧移与临近桩基相互作用研究(被动桩)方面，主要存在四种方法⋯1：

一是经验法，即在现场试验或者室内模型试验的基础上，根据试验数据加以整理提出的确定

桩侧土压力或者桩顶位移和桩身最大弯矩的经验公式；二是基于士压力的方法，即首先对土

压力的分布形式进行理论计算或者假设确定，然后计算确定桩身最大弯矩和桩身位移；三是

基于土体变形的方法。即直接依据土体位移计算桩身侧向位移、弯矩和桩侧土压力的分布情

况：四是有限单元法。在以上四种方法中。经验法是建立在实测资料和以往经验基础之上的，

并不是基于土力学原理得出的．因而应用时有较大的局限性：基于土压力的方法是先根据经

典塑性理论或者相应的假设确定桩侧极限土压力的分布形式，由于被动桩侧土压力并不一定

能够达到极限土压力值，因而这种方法不能对被动桩桩土相互作用的全过程进行分析；有限

单元法能够考虑本构关系和各种不同因素的影响，但使用复杂，还没有进入实际应用阶段：

只有基于土体变形的方法能够直接依据土体位移计算桩身侧向位移、弯矩和桩侧土压力，能

够对桩土相互作用的全过程进行分析，原理简单，应用方便，因而目前使用较为广泛。

基于土体变形分析被动桩的方法有各种不同的具体形式，其中叉以非线性荷载传递法(口

～Y曲线法)和Poulos弹性理论法最为典型。Byrne[71】和Goh峭】等人先后基于非线性荷载传

递法(p—Y曲线法)利用有限差分法对桩身变形和弯矩进行了分析．提出了相应的设计方

法。Poulos[”]假定桩周土体为均质弹性介质。利用Mindlin[”1解答考虑沿桩身各土层的相互

作用．桩身满足梁的挠曲微分方程，利用桩土接触面上的应力平衡和位移协调条件求解桩身

变形和桩侧土压力值。不过，对于基于p—y曲线法的土体变形分析方法来说，虽然其计算

较为简单，应用方便．能够考虑桩周土体的非线性特性，但不能考虑沿桩身各层士体之间的

相互作用；而对于Poulos弹性理论法来说，能够考虑沿桩身各层土体之问相互作用。但计

算分析时采用预先选定的土体模量，在计算过程中沿桩身各土层土体的土体模量不变，因而

增加了同一组桩基在不同分布形式的土体位移作用时选择土体参数的难度，其计算结果有一

定的局限性。

本章在对p—Y曲线法和Poulos弹性理论法进行分析的基础上．提出一种能够考虑两者

优点的耦合算法。根据P～Y曲线法分析得出桩身不同深度处相对于不同土体应力状态的土
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体模量，利用分析得出的土体模量，采用Poulos弹性理论法考虑桩身各土层土体之问的相

互作用。这种新的耦合算法能够同时体现P—Y曲线法和Poulos弹性理论法的特点．既通过

弹性理论法考虑了桩身各土层土体之间相互作用，又通过变化的弹性模量反映了桩周土体相

对于不同应力状态的非线特性，减少了选择土体参数的难度。实例分析表明．这种耦合算法

能够较为有效地分析被动桩基的性状，其计算结果是合理的。

在此基础上，本章对长期反复加卸载作用下临近桩基的实用计算方法进行了探讨。

6．2耦合算法

6．2．1耦合算法贩理的提出

6．2．1．1 Poulos弹性理论法例原理简介

由于地基反力法中，假定与基础接触的土介质每一点处的表面位移与作用在该点处的应

力成正比，而与交界面上各点包括相邻点的应力和位移完全无关，因而不能反殃土体作为连

续介质的力学性质．为此，Poulos建议将土体视为均质弹性体。利用Mindlin积分解考虑

桩身和士体中各点之间的相互作用，从而建立起水平荷载单桩的弹性力学方法。
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图昏l Poulos弹性理论法桩土相互作用示意图：(a)作用在桩身的应

力；(b)作用在桩侧士体的麻力；(c)土体韧始侧移分布
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在Pouios弹性理论方法中单桩在水平士体侧移作用下，其桩顶位移值由下述方法计算·

如图I所示，将桩全长L(除桩项和桩底为6／2外)等分成6=L／n长的n段·则对除桩顶

和桩底以外的n—1个桩段，等截面桩的挠曲控制微分方程可写成如下有限差分方程组形式：

一{P}。譬[D¨字臼} ㈣1’

舯Ⅷ-f南。^0。卜p伪“‘1h钿“慵积粉张碟“蚶
为n+l桩段位移值数列，{p}为桩侧土压力数列．d为桩径-E山为桩的抗弯刚度-同时桩周

土体作为均质弹性介质，其应力和变形满足Mindlin半无限体内作用有水平力的弹性力学解

答，即桩土界面处由桩土接触压力{订引起的土的位移{yl}为：

{y，}．吾[，，】(p)+0。(z)} ‘6·2)

(2)式中【U为(叶1)×(n+1)土体位移相互影响系数矩阵，由Mindlin积分得出；Es为

桩段处土体的土体模量，(uo(z))为桩身处士体初始位移分布列阵。

由桩土界面相应点的桩土位移协调条件{y，)={y。}，可得：

[D+寺卜)一寿饥))-o) (6 3’

上式中【Ⅱ】2[M-L为土体位移相互影响系数矩阵的逆矩阵：置。-暑寺，为桩的柔度系数。
联立式(6．1)、(6．2)和(63)和相应的水平力和力矩平衡方程，即可解得沿桩身的土

反力和桩身位移，进而求得沿桩身的弯矩和剪力值。当作用在任一桩段桩侧的计算土压力超

过桩侧土体屈服压力值时．桩侧土体十压力值取屈服压力值，同时采用对应于该桩段的挠曲

控制微分方程代替桩土位移协调方程求解，直至沿桩身每一桩段桩侧的士压力值均不大于该

桩段处桩侧土体屈服压力值。

弹性理论法概念明确，引入土体的屈服压力概念后能够反映桩身各土层之间的相互作．耳J

和桩顶荷载一位移关系的非线性特性，但难以确定合适的七体模量，特别是荷载不同时，要

选取不同的士体模量，才能得到较为合理的结果。

6．2．1．2 p—Y曲线法原理简介

目前，对桩土作用的非线性特性进行分析最，1+泛采用的方法是Matlock“⋯和R∞∞⋯+

等人发展起来的P～Y曲线法(如图6-2)。该法最初用于分析水平力作用下的桩基，_}lj p—
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y曲线描述±反力的非线性，桩被视为线弹性粱，按梁的挠曲微分方程计算。对于等截面桩

来说，按下式求解：

V，等+印(y一一o ㈨4)

上式中，y(z)为桩身的水平位移，“y’z)为水平地基反力，b为桩宽或桩径·

当采用P—Y曲线法对受土体侧移作用的被动桩基进行分析时t(6．4)成为：

￡^等+6p‰妒，(动，z】一o (6．5)

上式中，u如)为桩身处土体初始位移分布。

采用p—y曲线法能够方便的反映桩土相互作用的非线性特性。上世纪70年代以来。各

国学者对不同土类的实际p—y曲线进行了大量研究，积累了比较丰富的资料，并被列入了

美国石油协会制定的API规范。不过．作为地基反力法的一种，P—Y曲线法不能考虑桩身

各土层土体之间的相互作用，即不能反映土体作为连续介质的力学性质

P

图6．2 p—Y曲线示意圈 图6-3 p—y曲线确定土体模量示意图

6．2．1．3耦合算法的提山

如上所述，弹性理论法能够考虑沿桩身备层士体之间相互作用，但难以确定合适的土体

模量{而P—Y曲线法可以方便的反映桩土相互作用的非线性特性但不能反映沿桩身各层土

体之间相互作用．如果采用弹性理论法能够沿桩身各层土体之闻相互作用，土体的模量根据

P～Y曲线法确定。就能够同时体现P—y曲线法和Poulos弹性理论法的优点。

如图6-3所示，图中曲线为桩身某一深度处的P～Y曲线，对斑于桩土不同的相对位移

值，桩周土反力也不相同，桩土相对位移值为yI时对应的土反力为pi．丽桩土相对位移值为

yj时对应的士反力为pj。由于土反力值和桩士相对位移值之比随着桩土相对位移值的增大而

减小，因而体现了非线性特性。
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定义桩身某一深度对应于桩土相对位移值为yi的土体计算模量为：

E：型 (6．6)

y‘

采用(6．2)式进行桩土相互作用分析时，沿桩身任一深度处的土体模量Es根据该深度处的

P—Y曲线和桩土相对位移值Yl按照(6．6)式计算确定，初始计算时土体模量取对应于该深

度的E0值。桩土相对位移值Yl根据桩身处土体初始位移分布u“z)和桩身位移值叠加确定。

6．2．2耦合算法土体参数取值

对于耦合算法来说，其土体计算模量按照P—Y曲线根据土压力和桩土相对位移值计算

确定。因而如何确定合适的P—y曲线对于耦合算法来说是至关重要的。

Kondner⋯“根据土体三轴压缩试验的应力应变关系特征，提出采用双曲线模型模拟桩侧

位移一士反力曲线。如下式表示：

p。互Y ‘6·7’

kD P。

上式中pII为一定深度桩侧极限土压力值(kPa)．‰为初始地基反力比饲系数(kNlm))。

双曲线模型概念简单，简便适用。本文采用双曲线模型作为典型土体的p—Y曲线进行

分析。当然，对于其它各家提出的不同形状的P—Y曲线，比如API规范中所采用的方法，

耦合算法均可以进行分析。采用(6．6)式计算确定土体模量时，不管P～Y曲线的形状如

何，其方法和意义都是一样的。

对于双曲线型P～Y曲线而言，关键是确定l【D和pu的合理值。下面分别给出二者的确定

方法。

6．2．2．1 k值的确定

对于无粘性土，Veslc[“1噪用地基反力法分析弹性地基上的无限长梁后

确定地基反力系数和土体弹性参数之间的关系：

叫学，，厩，c南
上式中V。为土体泊松比．其余符号意义同前。

在本文中，采用(6．8)式确定无粘性土的lc0值。

对于粘性土，Bromsll42魄出下式：

建议采用_F式

(6．8)
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d

(6．9)

式中，E5。表示三轴不排水试验中对应于0．5倍的极限应力的割线模量。对于上式，我们可

以理解地基反力系数k为工作荷载范围内平均地基反力系数k和土体模量之间的关系。注意

到三轴不排水试验中Et=2Esa，因而对于采用双曲线模型而言，初始地基反力系数可用下式

表示：

々。．!：坚墨．!：翌墨塑 (6．10)
。

d d

记．2．2 p-值的确定

在P～Y曲线中，确定适当的地基极限土压力值pu是非常重要的。

对于砂土，Bromsll”魄出采用下式确定：

胪。(等)a： (6．⋯

上式中，9’为砂土的内摩擦角，口：为有效竖向应力。

对于粘性土，Matlock[71提出可以按下式确定：

p。。。(3+￡兰+旦=马c。或丸：；9．oc。，见-min(p．1，见2) (6．12)

上式中，min(凡。，P，：)表示取二者之间的小值；G土体不排水剪强度；Y‘为土体平均有

效容重；z为土体深度。De Bee一11对非对称堆载桩土相互作用问题分析后指出，pu可取

10．5G：Poulos[1q对抗滑桩进行分析后提山h可取9．0c．。在本文分析中，pI|值对于粘性土

按式(6．12)确定。

6．2．2．3 v。值的确定

采用弹性理论法分析水平荷载桩基，还必须确定土体的泊松比v。。

对于饱和粘性土来说，V。可取05。对于砂性土来说，可以按照弹性理论由下式确定：

V去 ㈨㈣

岛为静止土压力系数，可按下式确定““’：

K o-(1一sin妒’)ocR“’’ (6．14)

上式中OCR表示土体的超固结比。
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6．2．3耦合算法计算步骤

采用耦合算法进行侧向土体位移作用下的桩基分析时，按照Poulos弹性理论法将桩全

长(桩顶和桩底为6／2)分成6=L／n长的n+1个单元，根据前面给出的方法确定合适的与

各个单元对应的P—Y曲线后，按下列步骤进行计算：

①根据P—Y曲线确定各个单元对应的初始土体模母f Eo．)，Em表示第i个单元的初始

土体模量；

②根据①中确定的初始土体模量，求得Mindlin相互作用系数矩阵，进而由(6．3)式

和(6．2)式解得初始桩身位移<‰)和初始桩侧土反力(阳)；

③根据各个单元桩土相对位移{yj)=<I“zi)一蛐)和对应的P—Y曲线，按照(6．5)

式确定对应的计算模量侄1i)：

④根据fEli)求得Mindlin相互作用系数矩阵，进而由(6．3)式和(6．2)式解得桩侧

土反力(pli)和桩身位移(yli)；

⑤计算芝ly。一Yoif，如果芝陟。一y。√大于设定的精度值，则根据桩身位移{Yli)按
照步骤③求得新的土体计算摸量。进而利用Poulos弹性理论法求得新的桩侧土反力{A矗

和桩身位移(‰)，计算芝Iy。一Y(。-J)II，如果蔓Iy。一y{。”l大于设定的精度值则重复上

述步骤·直至篁fy。一_)，‘。)fI小于设定的精度为止：精度标准可以按照需要设定·可取10。
～104m，一般来说取104 m已经可以满足工程应用要求；

⑥根据最后得出的桩侧土反力(pu)和桩身位移(hi}，求得桩身弯矩(Mu}和剪力

{sH)。

6．2．4耦合算法验证

6．2．4．1算例～

长L=25．0m桩径d=1．Om的水平受荷等截面桩删，桩头自由，桩身抗弯刚度岛I，=7．02

x 10aNm：。土体假定为均质粘性土，G=20．0kPa，v：=O．49，初始剪切模量Gi=1200．0 kPa。

图6_4为采用Poulos弹性理论法，P—Y曲线法和本文提出的耦合法所计算的不同荷载

作用时桩头水平位移对比图。从图中可以看出，三种方法计算所得桩头水平位移值十分接近，

说明采用这三种方法都可以有效的计算桩头变形值。

图6-5为采用三种方法计算所得桩身最大弯矩对比酗。从图中可以看出，Poulos弹性
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理论法计算所得桩身最人弯矩摄小，而p—y曲线法计算所得的桩身最大弯矩最人，耦合法

计算所得桩身最大弯矩值居中．平|’p～y曲线法计算所得的桩身最大弯矩值比较接近。这是

因为采用poulos弹性理论法计算时，当计算桩侧土压力火于桩侧屈服土压力时，取桩侧土

压力为屈服士压力值，这导致桩身上部一段桩侧士压力均达到对应的屈服土压力值：而烈曲

线型p—y曲线法中屈服-I-．压力值为p～y曲线的极限值，在一定的土体侧移F桩身所受的

十压力值必定小于屈服士压力值。这导致采刚双曲线型p—y曲线法计算所得的桩身剪力零

点较poulos弹性理论法低，因而计算所得的桩身虽火弯矩值比poulos弹性理论法大一些。

同理，耦合法计算所得的桩身最大弯矩值也比Poulos弹性理论法大一些。

6．2．4．2算例二
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图6．4不同荷载桩头位移对比翻
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幽6-5不同荷载桩身最人弯矩对比幽

妖I．=25。Om桩径d=1．Om的水平受荷等截面桩忙l。槛头自由，桩身抗弯目Ⅱ度E^=7．02

×lOSNm2。十体假定为均质粘性十．C．=20．0kPa，v；=0．49，初始剪切模量Gi=1200．0 kPa。

假定受到如图6-6所示的初始‘卜体侍移场作Jf】。

。淼裟裟船嬲
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图6．7为采用Poulos弹性理论法、P—Y曲线法

和本文提出的耦台法所计算的桩身侧移变化削。从

图中可以看出，采用Poulos弹性理论法计算所得的

桩身位移值最人．P—Y曲线法最小，而本文提出的 L

耦台法位T--者之间，结果比较接近p—y曲线法计

算所得的桩身位移分布规律。

图6-8为采用上述三种方法计算所得桩身弯矩

分布对比幽。从图中可以看出，三种方法计算所得

po=0．15d

卜

的桩身弯矩分布规律相似，最大弯矩值差别很小，
图6·6 土体初始侧移分布

出现的位置也几乎相同。这说明采用耦合法计算的结果是比较合理的。

＼
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幽6．7桩身侧向位移分布对比图

图6-8 桩身弯矩分布规律对比图
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6,3长期反复加卸载作用下临近桩基的实用计算方法探讨

前文已经阐明，自由场中二t体位移的确定是分析研究受土体位移作用桩基的关键。无论

是采}}；I基于士压力还是基于土体变形的分析方法，如果能够预测自由场(无桩时)土体位移，

则桩土相互作用的性状就迎刃而解了。

因此。对于长期反复加卸载作刈下地基士体位移与临近桩基相互作用的分析而言，关键

是确定自由场(无桩时)士体位移；而采用有限元法可以方便的对长期反复加卸载作用下地

基土体位移进行分析预测。所以，我们可以采用如下方法计算长期反复加卸载作用下地基土

体位移与临近桩基相互作用性状：即通过有限元法计算长期反复加卸载作用下地基(无桩时)

土体位移场，然后通过Poulos弹性理论法、P—Y曲线法和耦合法计算桩基桩身变形和弯矩

值。其步骤如’卜-：

(1)根据土体参数和荷载工况采用改进Carter模型进行有限元分析，确定桩位处土体的

变形沿深度变化曲线；

(2)对有限元计算所得的桩位处士体的变形沿深度变化曲线按本文确定的双线性简化模

式进行简化：

(3)根据桩位处土体初始侧移场(双线性简化模式)，通过Poulos弹性理论法、p—y曲

线法和耦合法计算桩基桩身变形和弯矩值。

6．3．1实例计算

士体分层和参数情况及加荷

区域同本文第四章无桩时基本算 。

例。荷载为100kPa，反复加卸载次

数N=100。图6．-9为桩位处(距离

堆载边缘1．Ore)十体的使4移模式示

意圈。

长L=20．0m桩边长d=1．0m的

水平受荷等截面方桩，桩头自由，

桩身抗弯刚度EPIP=2．5×109Nm2。

土体假定为均质粘性土(按照软土

层性质计算)，Gl按照本文第(2．19)

董
越
港

士体懊『移，m

0．02 O．04 0 06 0．08

图6-9士体侧移模式示意图
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式取软土层顶面有效应力近似计算，得C,=20．9kPa，V，=0．40，初始弹性模董Fx=2544．0 kPa。

一0．0l 0．Ol

桩身位移／In

0．03 0．05 0．07

圈6-10桩身位移对比图

桩身弯矩／kN-m
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图6-11桩身弯矩对比图

Ⅲ，巡鹫
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图6-10和圈6-11为采用三种方法计算所得的桩身位移和弯矩沿深度变化图。从图中可

以看出，桩身变形在桩头最大，表现E18111性桩的特性，和前面有限元方法分析所得的一致：

桩身负弯矩和正弯矩所出现的位置也和有限元方法分析所得的一致。说明采用上面所提出的

计算方法可望较为合理的分析长期反复加卸载作用下地基土体位移与临近桩基相互作用性

状。

6．4本章小结

本文对土体侧向位移作用下的桩基计算分析方法进行了讨论。在对P—Y曲线法和

Poulos弹性理论法进行分析的基础上，提出一种能够考虑两者优点的耦合算法。根据P—Y

曲线法分析得出桩身不同深度处相对于不同土体应力状态的土体模量，利用分析得出的土体

模量，采用Poulos弹性理论法考虑桩身各土层土体之问的相互作用．这种新的耦合算法能

够同时体现P—Y曲线法和PouIos弹性理论法的特点。降低了不同荷载作用下采用弹性理

论法分析对选择土体参数的难度．实例分析表明．这种耦合算法计算结果是合理的，能够较

为有效地分析土体侧向位移作用下桩基性状。

在此基础上，本章对长期反复加卸载作用下f临近桩基的实用计算方法进行了探讨。提出

了通过有限元法计算长期反复加卸载作用下地基(无桩时)土体位移场，然后通过Poulos

弹性理论法、P—Y曲线法和耦合法计算临近桩基桩身变形和弯矩值的实用分折方法，井给

出了计算步骤。算例分析表明，这种方法是可行的。
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第七章被动桩基优化设计探讨

7．1 被动桩基优化设计思想的提出

对于侧向受荷桩基来说，根据桩基与周围±体的相互作用特性桩基可以分为两类13J：第

一类桩基直接承受外荷载并主动向土中传递应力，称为“主动桩”；第二类桩基并不直接承

受外荷载，只是由于桩周土体在自重和外荷作用下产生水平运动而受到影响，称为“被动桩”。

在被动桩中，侧移土体对桩产生士压力加载，土体相对于桩的移动是因，它在桩身上引起的

荷载是果。被动桩桩身性状不仅与土体本身的性质、桩的性状、数量和布置等因素有关，而

且还与产生土体位移的成因(如堆载、开挖、打桩)有关．如果设计不当，会产生严重的工

程问题。

对于“被动桩”而言，本文认为根据其设计使用的目的而言，可以分为两类：第一类桩

设计的主要目的是利用桩的侧向承载能力加固和隔离滑动土体，增加土体的稳定性，比如抗

滑桩，基坑支护桩等，这种类型的桩基设计目的为主动的，可以称之为“主动型被动桩”：

第二类桩设计的主要目的是承受、传递竖向荷载和侧向主动荷载．分析其所承受的由于临近

土体位移对桩基所产生的附加影响时才可以称之为被动桩，比如基坑开挖或隧道开挖处相邻

的桩基、地面堆载或路堤附近的建筑物桩基、挤土桩施工场地临近建筑物桩基等，第二类桩

可以称之为“被动型被动桩”。

对于“主动型被动桩”而言。其设计的主要目的是利用桩的侧向承载能力加固和隔离滑

动土体，增加土体的稳定性．因此对于此类桩基来说，其优化设计目标应该为在相同的条件

下尽可能提高其加固和隔离滑动土体的能力；而对“被动型被动桩”而言，其优化设计目标

则为在相同的条件下应尽可能减少临近土体位移对桩基的影响，降低由于临近土体位移对桩

基产生的附加应力、弯矩和位移值。本文研究对象是长期反复荷载作用下士体与临近桩基相

互作用分析．桩基为第二类被动桩，因此，本文主要进行。被动型被动桩”的优化设计探讨。

对于“被动型被动桩”而言，为了尽可能减少临近土体位移对桩基的影响，降低由于临

近土体位移对桩基产生的附加应力、弯矩和位移值．可以采取以下两种措施：一种是从临近

土体入手，降低临近土体的位移值或者隔离士体，从而降低临近土体位移对桩基的影响；另

一种从桩基入手，降低相同土体位移对桩基产生的附加应力、弯矩和位移值。

降低临近土体的位移值或者隔离土体对桩基影响方法比较多，各国学者对此研究也较



第七章 被动桩基优化设计探讨

多。一般来说，对于桩基挤土簏工引起的土体位移，可以采取降低施工速度、预钻孔，设置

隔离沟等方法来降低桩基挤土施工对I临近桩基的影响l⋯】[1461：对于基坑开挖或隧道开挖盾构

推进条件下相邻的桩基、地面堆载或路堤附近的建筑物桩基，可以采取注浆加固、隔离桩、

控制堆载大小和频率等方法来降低土体位移对临近桩基的影响。杨敏【1叫【1“111”111埘等人在

对上海宝钢某工业厂房堆场地基加固处理进行方案对比分析时，采用有限元详细讨论了深层

搅拌法主动加固、被动加固和隔离桩方案的优劣，分析、讨论了加固宽度、加固深度、加固

体弹性模量等桩基侧向变形的影响，研究成果可以为相关工程提供一定的理论指导。

本文认为，从桩基入手降低相同土体位移对桩基产生的附加应力、弯矩和位移值的方法

主要有两种，一种是采用有利于降低土体位移对临近桩基附加影响的桩藏面形式，另一种是

降低桩土界面的相互作用系数。由于临近土体位移对桩基的作用可以通过土拱效应表现出

来，下面采用有限元法结合土拱效应分析对上述两种方法加以详细讨论。

7．2被动桩土拱效应简述

地面反复荷载作用下将导致士体的侧向位移，土层水平侧向位移在桩体上产生压力，即

桩对侧移土体产生阻力．同时在桩问的土体会有挤压、绕流的趋势。当桩间距较小时．桩间

土体在桩闻形成土拱效应，土体不致于从桩间滑出：当桩间距增加时，土拱效应减弱，一旦

桩距大于某一值时，土体将从桩间滑出或产生绕桩滑动。作用在桩上的土压力将相应减小。

桩闻题的大小是被动桩设计中的关键问题之一。

桩问土拱效应是被动桩的加固机理，也是桩土应力迁移的一种现象。即将桩后土体所承

受的应力转移至桩体上，因此土拱效应可主义为一种剪切应力迁移现象n“I或定义为将屈服

土体所承受的应力转移至其相邻的士体或被约束的土体。土拱效应在各种土工结构中都可以

见到，如隧道和基坑支护桩，因此对于不同的结构中土拱定义有所差别。

Terzaghi．521[1捌采用活门拱试验验证了土拱效应现象，并于1943年首先将这种应力转移

的现象称之为“土拱效应”(soil archingeffect)。试验中，将一带有活动条形板(活板门)

的平台置于砂土下，可以观察到随着活板逐渐慢慢地下降，而平台不动，作用在门板上的竖

I句J匪力有大幅度地减小，同时作用在活门板相邻的平台上的竖向压力却增大。这种现象可归

因子隧活门板移动的土体区域与相邻平面上的静止不动的土体区域相剪切力发展与作用的

结果，该剪切力抑制住了活门板上土体的下降。Bosseher&Gray[1卅首先研究了桩中的土拱

效应：当土层发生侧向位移．并在嵌岩桩间发生绕流时会产生桩间水平土拱现象。他进行了
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一个有意义的砂质土坡室内模型试验，分别采用固定的门柱模拟嵌入土层的抗滑桩和采用可

水平移动的门板推动门柱后砂土水平侧向流动，通过调整活门板的宽度，采用不同工程性质

的砂土，研究了各种参数和工况对土坡抗滑加固后土拱效应的机理。研究表明，活门板的宽

度是控制土拱效应的一个关键因索，也就是当桩间距越小，土拱效应越明显，水平侧移土体

产生的荷载会有更大的份额转换到了嵌固的桩身上；当桩净问距为三倍桩径时。约有70％荷

载由桩身承担。Chenl37埒人进行了一系列的室内模型试验对承受土层水平侧移的钻孔桩的

性状，试验表明：当桩间距等于或大于八倍桩径时，桩后土体就没有土拱效应的现象，即群

桩中桩的性状与单桩性状无异。Adchi

等人心l也通过活门模型试验得出相

似的结论。他将士拱描述为近似的三

角形，如图7．1所示。在土拱区域内的

点B，C和D点并承受外部荷载的份额

很小甚至于没有；与矩形桩相比，圆

形截面桩桩身附近土拱边角的存在减

小了直接作用于桩身的压力，如图4．1

中的Zone(1)：说明土拱具体的形状与

桩身截面形状有关。我国的杨雪强等

S=

Z=

图7-1 土拱效应示意图(AfterAchi et a1．1989)

f1捌讨论了不同受力情况下群桩基础中土拱的形成过程，包括竖向荷载作用下的桩问竖向土

拱效应。以及水平向土拱效应。

Liang＆Zengml采用著名有限元软件Plaxis7．1分析了加固边坡的钻孔桩间的土拱效应，

分析对象是室内小比尺模型试验的模型。他们研究了桩间距、土层性质等因素对土拱效应的

影响，以及各种条件下桩土荷载分担比；其研究表明．桩间距与桩径之比越小、无粘性士的

内摩擦角越大，通过土拱效应，土层侧移所导致的技动荷载就更大比例地转移至钻孔桩；粘

性土更容易形成土拱。Chen＆Martin[“8j采用美国_十工差分数值分析软件F蚴D3．4进行了
类似的工作。并且采用FLAC3D2．1进行三维差分数值分析对二维差分数值分析结果进行验

证，结果表明，可以采用二维简化的方法对被动桩拱效应进行分析。陈福全c柏J在他们二人

工作的基础上，利用有限元软件Plaxis8．1对被动桩桩间土拱效应进行了系统的研究．结果发现

桩间距是影响被动桩间士拱效应的主要因素：土体内摩擦角和粘聚力越大越大．土拱效应越

明显；桩的界面越粗糙，土拱的效应越明显，桩土界面越光滑．桩身附近土体越容易产生绕

流；土体的蠕变特性将一定程度上导致士拱效应的减弱。他的研究成果验证了前人的结论。
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从以上前人的研究成果来看。被动桩基的_士拱效应强弱主要受三种因素的影响；桩间距

的大小；土体的内摩擦角和粘聚力的太小；桩土界面粗糙程度。由于在相同的荷载作用下，

土体的内摩擦角和粘聚力越大，荷载所引起的土体侧移量相应较小，在一定程度上降低了作

用在桩身的附加影响。因此。本文主要分析在相同土体位移作用下，从桩间距和桩土界面两

个方面探讨“被动型被动桩”的优化设计问题。

7．3被动桩土拱效应有限元模拟

7．3．1问题的简化与有限元模型

根据uang＆zc《”I．和Chen＆

M础甜1删等人的研究．被动桩的土拱

效应可以简化成二维闯题进行分析。

本文采用平面应变有隈元方法分析土

拱效应时。也将研究的对象简化成二

维闷题，如图7-2J听示．采用地表下一

定深度的单位厚度±层作为分析对

象，并用如下假定：

(1)该单位厚度土层的位移限定

在水平方向：

(2)假定桩体水平位移为零，即

桩体在水平向被约束．

根据对称，在水平面上，采用单

位宽度作为有限元分析对象，如图

7-2(b)所示，d为被动桩桩径，s为桩

距(桩中心距)，捧桩的前后计算域取

单位厚度土层

0

▲

’土层水平证移方向

坚硬土层

(a)立面圈

● ● 桩后土拱

--K'f／J-|
^工’ 7

1罄=}层位移Ij 一 -一．，
1r

X

图7-2被动桩土拱效应平面简化示意围

至少大于10倍的桩径，对称边界采用x向约束．荷载作用方向后荫边界采用，向约束，桩

心节点采用固定约束。至于引起桩土相互作用的外因。本文和C'ttea＆MIlIin{蚓一样采用如

图7-3所示Y坐标正方向边界上施加一均布荷载来实现。

本章中土体的本构模型采用Mohr-Coulomb理想弹塑性模型，桩体采用线弹性模型。土
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体主要参数见表7-1。一般情况下桩孛心距s-5．0 m，均布蘅载p；lO妞a·典型璃格如豳7-3

所示。

壅至!茎篓釜墼茎

弹性模量 泊松比 膨胀角 内摩擦角 粘聚力

Ef心a v tp|。—!f !|选!

注：本章分析时砂{生土粘聚力取1．0kPa以增加数值分析的稳定性．

^ ^
均布荷载 ^

—●h———一

桩前土体

l

_一拄体

^

图7-3有限元网格模型 图74单元主皮力示意图

l∞



第七章 被动桩基优化设计探讨

7．3．2圆形桩的土拱效应分析

圈7—4和圈7-5为桩径d为|．Onl，桩中心距s=Sd,均布萄载萨：10kPa，土层采用无粘性

士时各单元主应力示意图及位移云图。从中我们可以看出被动桩后成拱的效应机理，在排桩

前附近土体形成了一个明显的应力拱，而在排桩后的土体别形成了明显的位移拱。这是因为，

在均布荷载P的作用下，土层向桩身及桩间处挤压，形成相对位移或有相对位移的趋势．如

图7-5所示：从图7-4就可看出，从均布荷载附近到排桩附近．y向上的主应力越来越小。

而x向的主应力却越来越大，而且这种应力变化过程是依赖于土层间剪切力作用的结果。在

桩后附近各土层单元的大应力的连线便是拱形，与可以承担荷载的结构拱相似，它可以承受

拱后的荷载，并将应力转移到桩体，由于桩体是刚性的或是被约束的，因此均布荷载所产生

的应力转换为桩体承担。

图7-5位移云图
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图7-6为桩间中心对称线上竖向剖面法向应力盯，的分布曲线。从图中可以看出桩间中

心对称线上竖向剖面法向麻力在成拱区域内急剧增大，在桩间中线后则变得很小．说明了应

力转移至桩身·荷载大部分由桩身承担·图7-7为y轴上不同位置剖面的竖向应力分量q

分布曲线，离排桩远的地方口y分布较均匀，越靠近桩身处，则曲线越为拱状，排桩前的盯，

值明显大于排桩后的盯，值·这也说明了应力转移至桩身，转移的荷载由桩身承担。

35

30

25

20

15

10

5

0

＼__III_毳}-．一I一_／
＼—*桩后6．胁 ／

．I l。⋯__⋯ ／
⋯L。。盘。。：：：：。。√

0
4 矬标抽5

图7-7 y轴不同剖面的竖向应力分量盯。分布曲线

被动桩设计的一个重要的问题是桩与桩间土的荷载分担比问题。从图7-7中可以方便的

计算桩土荷载分担比，图中各曲线与x=o、y=o和y=5所围成的区域面积即为各曲线所

在剖面处等效截面所承受的荷载，从图中可得到排桩后土体所承担的荷载仅为3．74kN，m，

而总荷载为lOkN／m，因此此时桩的荷载分担比约为62．6％。计算还表明，只要桩土有微小

的相对位移，士拱的形状在不同的均布荷载作用下均相似，不同的均布荷载作用_卜桩的荷载

分担比也不变。

前面讲过，被动桩的十拱效应受桩间距的影响很大。一日桩距大于某一值时，桩问士拱

效应就不明显，此时大部分的荷载不由桩体承受，同时土体将从桩间滑出或产生绕桩滑动：

而且被动桩的士拱效应的强弱还受到土性的影响。图7，8为土性变化时不同桩间距的桩身荷

载分担比和十体最大位移比较图，其中土体最大位移指的是荷载作州处的最人y向位移。从
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第七章 被动桩基优化设计探讨

圈中可以看出，不论土体为砂性土还是粘性土，随着桩间距的增大，桩身荷载分担比减小，

土体最大位移增大。当桩间距为2d时，桩身荷载分担比高达95％以上，表现出强烈的遮拦

效应，说明此时荷载几乎完全由桩身承担；而当桩间距为8d时，桩身荷载分担比为约为总

荷载的一半作用，说明此时桩身的遮拦效应已经减弱．土体存在一定的绕流。从图中还可以

看出，在相同的桩间距时，砂性土体中的桩身荷载分担比比粘性土中的小，同时土体中的最

大位移值较粘性土中大，说明了一定情况下粘性土中的土拱效应较砂性土明显。

__一等一蓐薹⋯
Z 3 4 5 6 7 8 9

图"／4不同桩间距的桩身荷载分担比和士体最大位移比较图

7．4被动桩优化设计分析

7．4．1桩身截面形状优化分析

从上面的分析中可以看出，桩间距的大小是影响土拱效应的熏要因素。对于“被动型

被动桩”的优化设计来说．如何保证桩基在设计葡载作用下正常使用的同时尽可能少受临近

土体位移的影响，是一个值得研究的问题。本文认为可以通过选择合适的桩身截面来增加“被

动型被动桩”的有效桩距．从而达到降低临近土体对桩基影响的目的。下面以上海宝钢工业

厂房堆场的柱下桩基设计为倒对此进行探讨。

一般来说·对于象上海宝钢工业厂房堆场的柱下桩基来说，其承受的主要荷载是厂房上

部结构传来的荷载，即竖向荷载。侯定厂房柱基问距为5舳。按照竖向荷载设计时桩径为

1,0In·从图7-8中可以看出，此时传来的侧向附加荷载高达63％研％，可能超过了桩基的

承受能力，导致桩基失效．为此．我们可以在保证桩身侧摩阻力和桩问间距不变的情况下来

提高桩间有效桩距，本文认为在这种情况下可以采用椭圆形桩或矩形桩．如图7_9所示．
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01)圆形桩 嘞椭圆形桩 (c)矩形桩

图7=9不同截面桩基示意图

如图7-9所示，在保证桩身侧摩阻力和桩问间距不变的情况下将桩身截面性状由圆形变

为椭圆形和矩形，椭圆的长轴和矩形的长边和土体位移的方向一致。一般情况下可以假定在

不同的桩截面性状下每单位桩身表面积的侧摩阻力相同，因此在桩长不变的情况下，只要保

证椭圆形桩和矩形桩的周长与圆形桩的周长相同，就可确保柱下桩基的竖向承载力不变。下

面采用有限元法探讨在各桩周长相同的前提下不同长短边比的椭圆形桩和矩形桩与临近土

体位移的相互作用规律。

表7=2 不同长短边比时椭圆形桩和矩形桩计算成果表

＼≤
椭圆形桩 矩形桩

alb=1．0 a／b=1．2 a／b=lj a／l忙-2．0 a／b=2j a／b=1．0 a／b=1．5 a／b=2．0 “b13．0

指标＼＼

截面积S，m2 o．785 0．77S 0．739 0．659 0．585 o．616 0．592 0确 O．462

抗弯惯性矩

L∥
0．0491 0．0574 0．0652 o．0692 0．0680 0．0316 0．0438 o．0499 n0534

砂
桩身荷载

62．6 62．0 58．9 55．2 52．8 59．8 57．0 55．8 52．7

性
分担比，％

土体最大
士 48．51 48，82 50．0 51．74 52．71 49．66 SO．8l S133 52．73

位移，mm

粘
桩身荷载

77．0 76．6 76．2 75．6 75．4 76．9 76．0 75_5 75．3

性
分担比，％

土体最大
土 42．81 43．00 43．16 43A2 43-55 42．95 433l 43．51 43．∞

位移／mm

注：①表中抗弯惯性矩指相对于柱基轴线方向的惯性矩

@表中a／b=1．0时为圆形桩和方形桩的计算值．
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表7-2为不同长短边比时椭圆形桩和矩形桩计算成果表，其中a为长边，b为短边，表

中各桩桩身截面周长均和桩径1．0m的圆形桩相同，桩问距为5．0m。从表中可以看出t随着

椭圆形桩和矩形桩的长短边比增大，荷载作用处的最大变形值增大，同时各桩桩身所分担的

荷载减小．说明了各桩桩身所受临近土体位移的影响减小了，这也表明采用椭圆形桩和矩形

桩来降低“被动型被动桩”所受临近士体位移的影响是可行的。由于粘性土中土拱效应比砂

性土中强烈，采用椭圆形桩和矩形桩时桩身荷载分担比降低的效果不如砂性士中明显。

从表7-2中还可以看出，随着椭圆形桩和矩形桩的长径短边比增大。桩身锻匿积不断减

小，这表明采用椭圆形桩和矩形桩不仅可以降低“被动型被动桩”所受临近土体位移的影响，

还可以有效的节约桩身材料，从而达到节约投资的目的。

对于椭圆形桩和矩形桩来说，随着长短边比增大，其相对于柱基轴线方向的抗弯惯性矩

IP随之增大，达到最大值后又随着长短边比继续增大而减小，椭圆形桩抗弯惯性矩Ip当长短

边比a／b位于2．0—2．5时达到最大值。矩形桩当长短边比a／b=3．0时达到最大值．对于被动

桩的设计来说，桩身的抗弯惯性矩lp是—个重要的参数．抗弯惯性矩k越大，其抵抗侧向

苟我的能力越强。侧向变形稳定性越大。

综合以上分析．当采用桩身截面优化设计方法来降低。被动型被动桩”所受临近土体位

移的影响时。其设计长短边眈对于椭圆形桩来说n--J'取a／b=2．0—2．5。对于矩形桩来说可取

2．0—3．0，可望达到最佳效果。

采用桩身截面伉化设计方法来降低“被动型拨动桩。所受临近土体位穆的影响的机理可

以采用“等代桩距”的概念加以解释。所谓“等代桩距”是指捧桩中心问距和桩身截面短边

的比值，可用下式表示：

s：一_S (7．1)
D

式中s为捧桩中心间距，b为桩身截面短边长度，S：为等代桩距。随着桩身截面长短边比的

增大。其桩阃等代桩距值不断增大。而对于被动桩来说，随着桩距的增大，其桩身荷载分担

比疆小，荷载作用处±体位移增大：因此采用等代桩距的概念可以比较合理的解释捧桩中心

问距不变而桩身截面优化时的被动桩桩身荷载分担比变化现象。

图7-10为砂性士中嘲形桩不同桩距、椭睡形桩和矩形桩不同等代桩照时桩身祷羲分担

比曲线圈·从图中可以看出，随着长短边比的增大，其等代桩距随之增加。导致赃身荷载分

担比下降，对于椭圆形桩和矩形桩来说均是如此。不过，桩身荷载分担比随等代桩距变化的

幅度远不如图形桩桩阃距变化时变化幅度大。这是因为各桩周长不变，随着长短边比的增大。
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虽然等代桩距增加．但其长边长度也相应增大，一定程度上对土体形成了嵌固作用，导致桩

身荷载分担比随等代桩距变化的幅度不如圆形桩桩间距变化时变化幅度大。
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图7-10椭圆形桩和矩形桩不同等代桩距时桩身荷载分担比曲线图

7．4．2桩土界面相互作用系数变化优化分析

对于摩擦型桩基来说，承受桩顶竖向荷载作用时，其大部分荷载通过桩土界面以剪应力

的形式传递到桩周土体，桩土界面强度的大小直接影响摩擦型桩基的承载力。同样桩径的情

况下t预制桩的桩侧摩阻力大于灌注桩，正是因为灌注桩桩侧泥皮的存在降低了桩土界面的

强度。因此桩土界面强度的大小也就是界面相互作用系数的大小对桩土相互作用性状的影响

是非常大的。我们可以采用降低桩土界面相互作用系数的方法来有效降低±体水平位移对

“被动型被动桩”的附加影响。

采用降低桩土界面相互作用系数的方法降低土体位移对桩基的影响最初出现在桩基负

摩阻力的研究中。人们一般采用涂层法11s911160l(在桩身中性点以上的部分涂以薄层涂料，以

降低负摩阻力，常以沥青为涂料)、塑料膜滑动隔离法‘”1J(用双层筒形塑料薄膜预先置于

中性点以上的钻孔内，然后在薄膜内浇注混凝土，二层之间能自由滑动)等方法来降低桩土

界面相互作用系数达到降低桩基负摩阻力的目的。Bjerrum Elss|等A"1969年进行了沥青涂层

法试验，实验结果表明，把渗透率为80～100的沥青喷旋1 into厚，确保沥青涂层无破坏时

就可以减少90％以上的下拉荷载。

2002年，Bransbyl“】报道了首个采用降低桩土界面相互作用系数的方法降低土体水平

位移对桩基的影响的试验一“纽扣孔”技术。所谓“纽扣孔”是指在桩基外围略大于直径的
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环面设置～层不排水强度G约为0．5 kPa的斑脱土，使得桩基可以在桩周土体中可以象“纽

扣”在“纽扣孔”里一样自由滑动。他采用离心机模型对这一方案进行了验证。试验桩周十

体的不排水强度CIl约为35—50 kPa，结果发现对于桩头没有承台的桩来说，桩身附加弯矩

几乎为零，也就是说土体水平位移对桩几乎没有什么影响。

上述各国研究者的分析表明，采用降低桩士界面相互作用系数的方法降低土体位移对

桩基的影响是可行的。下面对这一方法进行数值模拟分析，为这种方法今后的推广使用提供

相应的理论指导。

7．4．2．2桩土界面性状的模拟

本章计算程序中所采用的桩土界面性状的模拟方法是用一种弹塑性模式，采用

∞ulomb准则来判断接触面内发生微小结构与土体相对位移时的弹性变形和持久的变形发

生时的塑性性状。对于接触面仍在弹性状态时，剪切力r为

H《仃。t柚％+ci (7．2)

塑性状态时f为

H-O'rt柚孵+cl (7．3)

式中，纯和q分别为接触面的摩擦角和粘聚力，它们与土层的强度性质有关且用界面强度

折减因子(RⅫ。)进行折减，采用如下方法进行计算，

‘f—Rh e，‘“ (7．4)

tan觋=墨m盯tang,ar s tan‰

当Rh。．(1时妒j-0。，其它情况妒．-妒“

当接触面开裂时，

。B《o啦IRh什ot枷

(7．5)

(7．6)

式中，q“为土体的抗拉强度。

当接触面强度取为土体强度肘，墨。。=1．0，即接触面是刚性。当接触面为软弱或柔

性时，将尺¨。设置为Ri。。<l。
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当接触面处于弹性时，滑移、开裂及开错均可能出现，这些变形可以描述为

弹性开裂妒乏

滑移变形=÷
U。

(7．7a)

(7．7b)

式中，G。为接触面切线模量，点o．为接触面一维压缩模量，t。为接触面虚拟厚度，其中

剪切模量和压缩模量为

P=0．45

(a)R=1．0

E一，=2G。而1-vt
Gi=R三。，G。“≤G。。Ⅳ

(b)R=0．1

图7·1l 桩土界面折减系数R不同时粘性土位移云图

108

(7．8)

(7．9)



第七奄 被动桩肇优化设计探讨

7．4．2。3计算成果分析

图7．1l为桩士界面折减系数R不同时土体为粘性士时位移云图对比幽。从图中可以看

出，当折减系数R为1．0即接触面为刚性时，桩心迮线处士拱效虑十分明显；而当R为0．1

时，即界面馒度为土体强度的o．1倍时，桩周士体发生绕流，土拱效应非常微弱。

图7-12为桩土界面折减系数R变化时桩身荷载分担比和荷载作用处士体最大位移对比

图。从图中可以看出，随着桩土界面折减系数R的降低，荷载作用处十体最大位移增大，

桩身荷载分担比减小。当折减系数R低于0．5时，荷载作用处土体最大位移和桩身荷载分担

比随R减小的变化幅度加大。当折减系数R低于0．1时，桩身所承担的附加荷载己较小。

基本不影响桩基的正常工作。计算结果验证了Bransby的试验成果。因此当采用涂层法、“纽

扣孔”技术降低桩土界面强度时，折减系数R低于0．1即可。

o 6 o．8

图7．12桩土界面折减系数R变化影响对比圈

7．4．3优化分析结果小结

本节采用数值模拟分析方法对桩身截面形状变化利桩土界亟相互作用系数变化时被动

桩桩土相互作用性状进行了分析，可以得出以F优化设计建议：

(1)当采用桩身截砸优化设计方法来降低“被动型被动桩”所受临近土体位移的影响时，

其设计长短边比对于椭圆形桩来说可取a／b=2．0～2．5，对丁_矩形桩来说可取2．0。3．0，可望

达到最佳效果。

(2)采用涂层法、“纽扣孔”技术等降低为桩十界面强度进行“被动型被动桩”优化设计

时．折减系数R低于O．1即可。

帅∞加船∞如∞狮m

o

目点搀罩长堵晕、丑取皋群挥
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7．5本章，J、结

本章根据被动桩设计使用的目的不同将其分为两种类型：“主动型被动桩”和“被动型

被动桩”。在对被动桩土拱效应进行分析的基础上对“被动型被动桩”的优化设计方法进行

了探讨，提出了桩身截面形状变化和降低桩土界面相互作用系数两种优化设计方法，并采用

数值模拟分拆方法对这两种方法进行了探讨，得出如下有益的结论：

(1)采用椭圆形截面桩基和矩形桩可以一定程度上降低临近土体水平位移对桩基的影

响，并可以采用等代桩距的概念加以解释。

(2)当采用桩身截面优化设计方法来降低“被动型被动桩”所受临近土体位移的影响时，

其设计长短边比对于椭圆形桩来说可取a／b=2．0～2．5，对于矩形桩来说可取2．0—3．0，可望

达到最佳效果。

(3)采用涂层法、“纽扣孔”技术等降低为桩土界面强度进行“被动型被动桩”优化设计

时，折减系数R低于0．1即可。
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第八章结论与展望

8．1本文主要结论

本文在对国内外长期反复荷载作用下地基与临近桩基相互作用分析进行系统调研的基

础上，基于临界状态土力学理论提出能够反映长期反复荷载作用土体主要特性的弹塑性本构

模型一改进Camel"模型，利用该模型，编制了平面应变有艰元程序，应用该程序对长期反复

荷载下土体与临近桩基相互作用性状进行系统的研究。根据平面有限元计算分析所得土体的

位移模式，采用三维弹塑性有限元程序对士体的位移作用下的临近桩基性状进行了系统的三

维弹塑性有限元分析。在p—y曲线法和Poulos弹性理论法的基础上，提出一种能够考虑两

者优点的耦合算法和长期反复加卸载作用下土体临近桩基的实用分析方法。同时根据目前国

内外被动桩设计现状，在有限元法分析的基础上，提出被动桩优化设计的初步设想。研究过

程中，得出以下一些结论：

(1)在Carter模型中引入临界重复应力的概念形成改进Caftt：r模型可以更加合理的反映

重复加卸载作用下士体主要特性。该模型具有不仅具有参数少、能够反映土体密度特性对土

体性状影响的优点，而且还能方便地考虑粘士的卸载特性，可以方便地应用于重复加卸载地

基与结构物的相互作用分析。

(2)地基土在堆载作用下发生沉降和水平位移，随着荷载的增加，其堆载中心沉降平¨堆

载区边缘土体水平侧移随之增大：而且随着反复加卸载次数的增加．堆载中心沉降和堆载区

边缘士体水平侧移迅速增大，同时反复加卸载次数的变化只会引起塑性变形的累加．而与弹

性变形无关。堆载中心沉降和堆载区边缘士体水平侧移值的大小和中间软士区的性质密切相

关，当中间软土区的屈服面衰减系数0增大时，相同的反复加卸载次数所引起的附加变形也

随之增大；而软土层临界重复应力比rc的增大时则引起相同的反复加卸载次数下的附加变

形降低。

(3)在长期反复加卸载作用下．三层土体地基模型中堆载区边缘软土区土体的侧移分布

模式可以按照Bourgesl‘21提出的经验公式确定；在一般情况下，土体地基土体的侧移分布模

式可以衙化为双线性模式。

(d)当堆载区临近设置桩基时．由于堆载与临近桩基发生相互作用，引起堆载中心沉降

和堆载区边缘土体水平侧移降低，临近桩基刚度越大，降低的幅度越大。这种趋势不随反复
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加卸载次数的增加而发生变化。同时在反复加卸载作用下引起临近桩基桩身发生侧移．桩基

刚度越大，桩身侧移越小；随着反复加卸载次数的增加，桩身的附加侧移值也越来越犬：软

土层深度增大，桩身的附加侧移值越大；桩身距离堆载区越远，桩身的附加侧移值越小。相

对于单排桩基而言，双排桩能够更加有效的发挥遮拦作用，当双排桩桩头采用承台连接时效

果更加显著。

(5)对水平位移土体与桩基相互作用进行三维弹塑性分析时，随着士体水平位移的增加．

临近桩身的铡移和弯矩值也不断增加，桩身辩H度增大时，桩基越来越表现处剐性桩的性状。

而桩身刚度降低时。桩基表现出相对柔性的性状。

(6)本文提出的耦合算法能够同时体现P～Y曲线法和Poulos弹性理论法的特点，降低

了不同荷载作用下采用弹性理论法分析时选择土体参数的难度，计算结果合理，能够较为有

效地分析士体侧向位移作用下桩基性状。

(7)本文提出了通过有限元法计算长期反复加卸载作用下地基(无桩时)士体位移场，

然后通过Poulos弹性理论法、P—Y曲线法和耦合法计算长期反复加卸载作用下临近桩基桩

身变形和弯矩值的实用分析方法，算倒分析表明，这种方法是基本可行的。

(8)根据被动桩设计使用的目的不同可以将其分为“主动型被动桩”和“被动型被动桩”

两种类型a对于“被动型被动桩”而言，采用椭圆形截面桩和矩形桩可以一定程度上降低f临

近土体水平位移对桩基的影响．设计时长短边比对于椭圆形桩来说可取alb=2．0．2,5，对于

矩形桩来说可取2．0～3．0。可望达到晟佳效果。采用涂层法、“纽扣孔”技术等降低桩士界

面强度进行“被动型被动桩”优化设计时，折减系数R低于0．1即可。

8．2今后研究工作展望

本文对长期反复荷载作用下地基与临近桩基相互作用分析开展了一些研究。得出了一些

初步结论t不过，研究还不全面．还存在一些问题，值得进一步研究。今后的研究方向主要

在以下方面：

(1)本文所提出的改进Carter模型仅在Carter模型的基础上引入了临界重复应力概念，

而没有对屈服面收缩系数展开探讨。值得今后进一步研究。

(2)土体在长期反复加卸载作用下，不仅存在塑性应变累积。而且还会发生流变，引起

土体塑性应变的进一步增加。本文没有考虑流变和反复加卸载效应的耦合作用，今后将对此

进～步探讨。

11’
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(3)本文所提出的“被动型被动桩”的两种优化设计方法，尚没有实际1=程加以验证

今后将加强这一方面的试验和研究jI．作，争取尽早应Ⅲ丁【：稃实践中。
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