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自平衡试桩(O-cell试桩)是一种新的静载荷试桩方法，具有独特的优点：不

需要反力平台，在实际工程中应用越来越广，但相应的理论研究工作滞后。自平

衡试桩和传统载荷试验的荷载传递的机理存在差异，本文编制了单桩轴对称非线

性有限元计算程序，研究自平衡试桩和传统载荷试验的荷载传递差异，重点针对

超长桩下的差异研究。采用荷载传递法推导得到自平衡试桩荷载一曲线的完整解

析解(桩侧土采用双折线模型、桩端土采用三折线模型)，通过工程实例验证了解

析解的合理性，并探讨解析解的应用。

通过研究得出以下结论：

1．传统载荷和自平衡加载下，桩轴力和桩侧摩阻力分布、桩周土传递函数

存在差异。

2．传统载荷和自平衡加载均达到极限状态时，有限元计算得到粘性土中自

平衡试桩的上段桩向下总摩阻力与传统载荷试验产生的向上总摩阻力基本相等，

砂性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩阻力略小于传统载荷试验产生的向上总

摩阻力；自平衡与传统载荷加载下极限侧阻力比值沿深度变化，在荷载箱处达到

最大：虽然侧摩阻力的分布存在差异，但是自平衡试桩得到上、下段桩极限承载

力总和略小于传统载荷试验的到极限承载力，偏于安全。
’

3．超长桩按变形控制确定单桩的极限承载力时，自平衡和传统载荷加载下

下段桩承载性状存在较大差异，自平衡荷载箱越靠近桩端、桩越长、桩直径越小、

桩周土强度越高，两者的差异越大。自平衡与传统载荷下桩端力．桩端位移近似

呈直线关系，两者桩端割线抗压刚度接近，自平衡与传统载荷的桩端割线抗压刚

度比值约为1．20，比值对荷载箱离桩端距离、桩长、桩直径、桩周土的变化不敏

感，两种加载方式下端阻力的差异主要表现为桩端位移的差异。因此对于超长桩，

从变形角度考虑，自平衡试桩下段桩的承载力结果直接作为单桩极限承载力的一

部分，高估了变形控制下下段桩的承载力，存在不妥，应当考虑桩身压缩变形的

影响。

4．应用自平衡试桩解析解，研究沉渣对自平衡试桩的影响，说明白平衡试

桩对沉渣有严格的要求；另一方面由于自平衡加载对沉渣的敏感性，可以用来检

查灌注桩实际清孔效果，而传统载荷试验长桩的侧摩阻力发挥影响到沉渣的判

断。

5．应用自平衡试桩解析解，可以预估荷载箱的位置。

6．应用自平衡试桩解析解可把自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线(称荷
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载传递解析转换法)，和实测传统载荷曲线吻合较好，具有较高的精度；荷载传

递解析转换法和荷载传递位移协调法得到拟合传统载荷曲线比较接近；相比其他

转换方法，荷载传递解析转换法具有明显的优点：理论完整、不需实测传递函数、

简单实用。

关键词：自平衡试桩，有限元，超长桩，变形控制，荷载传递，位移协调，解析

解
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ABSTRACT

The O-cell pile testing method(OPT)is a new axial static load tests of pile，

which has unique advantage--no reaction system．It has found an increasingly wide

utilization in practical engineering，but theoretical research of the OPT lags in phase．

There is difference of load transfer mechanism between the OPT and the traditional

axial static load tests of pile(TASLTP)．The nonlinear axis symmetry FEM(finite

element method)program of single pile WaS explored to study the difference，

especially in super-long single pile．A set of analytical equation for the

loading—settlement curve of the OPT Was established through load transfer--bilinear

load·-transfer function in pile lateral soil and trilinear load·-transfer function in pile toe

soil，and Was verified by history engineering case．The application of analytical

solution Was discussed．

The conclusions follow舔：

1．Between the OPT and the TASLTP,there is difference of pile axial force and

shaft resistance distribution，and soil load-transfer function surrounding pile．

2．Wlfile the limit state is reached in both the OPT and the TASLTP,the result of

FEM program is that the total shaft resistance force of upper pile(above the load cell)

of the OPT is nearly equal to one of the TASLTP in clayed soil，the former is slightly

smaller than the later in sandy soil．The ratio of ultimate shaft resistance ofthe OPT to

one of the TASLTP is variable along the pile，and reaches the peak seal"the load cell．

There is difference of shaft resistance distribution，but the ultimate bearing capacity of

pile from the OPT is slightly smaller than one from the TASLTP．

3．While the ultimate bearing capacity of pile is determined by settlement in

super-long single pile，there is enormous difference of the bearing behavior of lower

pile(beneath the load cell)between the OPT and the TASLTP．Less distance from the

load cell to pile toe，more length of pile，higher modules of soil and less diameter of

pile，larger the difference becomes．The tip resistance-displacement CHIVe is almost

linear under both the OPT and the TASLTP．The ratio of secant compressive rigidity

of pile toe under the OPT to one of under the TASLTP is about 1．20．It is relevant

invariable．The difference of pile tip displacement between the OPT and the TASLTP

determines the difference of the pile tip force．Thus，in view of settlement control，it is

not proper that the ultimate bearing capacity of lower pile of the OPT is directly
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regarded as a part of one of whole single pile．The compressive settlement of pile

should be taken into consideration．

4．砀e analytical solution of the OPT is adopted tO study the impact of the

sediment of bored pile．The OPT iS strict with the thickness of the sediment．Because

of the sensitiveness of the 0PT tO the sediment，the 0PT Can inspect the effect of

cleaning the sediment of bored pile．Whereas．the Sh心resistance of super-long single

pile under the TASLTP has an influence on the assessment of the sediment．

5．The analytical solution of the OPTcan be used to estimate the location of load

cell．

6．The analytical solution of the OPT can be used to transform the result of the

OPT into the load-settlement curve of the pile if it were top-loaded(10ad transfer

analytical solution transformation，ie．L1’AST)．The transformation curve is close to the

measurement load—settlement CBI'Ve and the load transfer displacement coordinate

transformation curve from the OPT．Compared with the others transformation method,

the LTAST has some advantages--intact theory, no demand of the measured

load—transfer function，simply andpracticality．

Key words：0-cell pile testing method，finite element method，super-long pile，

settlement control，load transfer,displacement coordinate，analytical

solution
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第一章绪论

1．1概述

第一章绪论

随着我国经济建设的高速发展，高层建筑、大跨度的桥梁等工程项目越来

越多，对桩基础承载力的要求越来越高，单桩极限承载力上千吨的不在少数，如

东海大桥副通航孔单桩极限承载力为60MN[¨，杭州湾跨海大桥单桩极限承载力

为15．8MN[21，甚至有的单桩极限承载力已达到上万吨(润扬长江公路大桥单桩极

限承载力达到120MN)【3．4】。现有的各类规范均强调单桩静载荷试验是确定单桩

极限承载力最可靠的方法，但是高极限承载力导致采用传统静载荷试验费用昂贵

(传统静载荷试验是指荷载在桩顶部施加，反力装置采用锚桩、堆载平台或锚桩

堆载联合反力装置，这种试验方法以下统称为传统载荷试验)：或者特定的试验

条件下(如跨海或跨江大桥桩基，无反力装冕的施工条件)传统载荷试验难以操

作，对传统载荷试验提出挑战。

自平衡试桩(国外称O—cell试桩)是美国Osterberg博士1984年开发出来的一

种新的静载荷试验方法，它的基本原理：将装有千斤顶的荷载箱放置于桩底或桩

的下部适当位置(该深度上下的承载力相当)，荷载箱以上桩段发挥的侧摩阻力与

荷载箱以下桩段的侧摩阻力

和端承力互为反力，见图1．1。

自平衡试桩思路【51最早由日

本的中山和藤关于1969年提

出的，1973年Gibson与

Devenny用该方法测定在钻

孔中混凝土与岩石间的胶结

应力，1984年美国 图1．1
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自平衡试桩原理示意图

Osterberg对该方法进行开发，1987年首先在桥梁钢桩中成功应用，后来逐渐推

广至各种桩型，并加以开发进入商用。由于Osterberg的杰出工作，该法以

Osterberg Cell试桩闻名于世，简称O—cell试桩。1996年东南大学土木工程学院

对该方法进行研发，称该方法为自平衡试桩，在江苏省形成地方标准。
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自平衡试桩与传统载荷试验相比，具有以下独特优点：

1)．测试装置简单，基本不需反力平台，不占用施工场地，试验操作较方便、

安全；

2)．试桩时间短(试验时安装快速)，费用省，尽管荷载箱为一次性投入使用，

但对高承载力的试桩相比传统静载荷可节约30__60％，根据统计分析结

梨6】，单桩极限承载力在8MN时两者的测试费用相当，但单桩极限承载

力越高，自平衡试桩的优势越明显，见图1．2；
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图1．2 自平衡试桩和传统载荷试验法的造价比较

3’)．可以测试极限承载力较高的桩，国外测试的单桩极限承载力达150MN[7’

引，国内润扬长江公路大桥、东海大桥和杭州湾跨海大桥均采用自平衡试

桩，其中润扬长江公路大桥单桩极限承载力达120MNt玉4J；

4)．可应用于传统静载荷试验难于进行测试的地方，如河流的桥墩桩基、岸

边桩基及其它堆载或锚桩实施有困难的工程；

5)．荷载箱的位置可灵活设置，可多个荷载箱配合使用，测得特定范围的桩

极限承载力，适合用于研究：可以分别测得桩侧摩阻力和端阻力；桩承

载力的时效问题研究(对设备合理保护，一次投入可长期监测，这是传统

载荷试验无法比拟的)【8l。

自平衡试桩目前正处于快速发展阶段，已在中国、美、英、日本、新加坡

等多个国家得到应用，至1998年文献反映共完成约300根试桩(10个国家)【刀，

至2001年文献反映共完成约600根试桩(15个国家_)【8l。至2002年，国内东南大

学土木工程学院应用自平衡试桩已做了上百例工程19J。

2
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1．2研究综述

自Osterberg博-士1984年开发出O．cell试桩，推广使用至今有20多年。国内李

广信等于1993年首先将0．cell试桩介绍到国内并展开研究；龚维明等于1996年立

项研究0．cell试桩，并称为自平衡试桩，逐渐实现商业化。

1．2．1自平衡试桩的数据处理

自平衡试桩的数据处理有一个发展过程。Osterberg等将上段桩(荷载箱以上

的桩段，简称上段桩)极限承载力(扣除上段桩的自重)加下段桩(荷载箱以下的桩

段，简称下段桩)极限承载力得到桩的极限承载力‘7】：龚维明(1998)[101等根据文献

【69】中抗拔桩的系数，结合工程实践，将荷载箱上段桩极限承载力(扣除上段桩的

自重)除以修正系数加下段桩极限承载力得到桩的极限承载力，修正系数粘性土

和粉土取0．8，砂土取0．7。

Osterberg(1998)t7】提出采用经验法把自平衡试桩结果转换为传统静载荷曲

线，即：假定桩为刚性，根据荷载箱上下位移同步的原则拟合(当向上位移或向

下位移较小时，采用双曲线法延伸相应的曲线)，按等位移进行对应的荷载箱上

段桩荷载(扣除自重)和下段桩荷载叠加，得到等效传统静载荷荷载与位移曲线。

欧洲对经验法提出修正【Io】：对于短桩L／D≤20，将荷载箱上段桩荷载(扣除自重)

乘1．5；Schmertmann(1996)[19]_；f【iFellenius(1999)t121对经验法拟合传统静载荷曲线

提出改进意见：考虑桩身的变形。龚维明【l 01等对经验法提出修正：将荷载箱上

段桩荷载(扣除自重)乘系数K，根据南京部分自平衡试桩与传统载荷试验对比结

果，反演得到的统计结果：K取值范围1．O～1．6，后来又提出考虑上段桩的桩身

变形【13】：并且提出用荷载传递位移协调法(称精确转换法)拟合传统静载荷曲线：

假定荷载箱以下桩段承载力．位移量关系和荷载箱以上不同深度的桩侧摩阻力．

变位量关系与传统载荷试验是相同的，利用荷载箱下段桩承载力．位移量关系和

侧得传递函数，用位移协调法拟合得到传统静载荷曲线。

1．2．2自平衡试桩的验证

国内外大量的对比试验己证明【14】：粘性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩

阻力与传统载荷试验产生的向上总摩阻力基本相等；砂性土中自平衡试桩的上段

桩向下总摩阻力略小于传统载荷试验产生的向上总摩阻力。日本学者【7】用自平衡

试桩和传统静载荷试桩分别对预制桩和灌注桩作一系列的对比试验，研究上述两

3
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种试验方式下的侧阻力和端阻力差异、试验结果差异。实测试验研究表明，两种

试验方式下的端阻力．位移曲线基本一致、上段桩总侧阻力．位移曲线吻合较好、

采用位移协调法把自平衡试验结果转化传统静载荷曲线与实测静载荷曲线一致。

Peng等(1999)t61在新加坡做一组自平衡试桩和传统载荷试验比较，用经验法拟合

得到曲线与实测传统载荷试验曲线符合较好。Fellenius(1999)／121在菲律宾马尼拉

用自平衡试桩测试巴特列桩(桩长28m，截面2．85mXO．85m)，通过有限元模拟自

平衡试桩得到相应的参数，然后用有限元计算传统静载荷下的侧摩阻力的分布，

和自平衡试桩侧摩阻力的分布吻合较好。刘朝钢等(1 996)【15】和方磊等人(1 998)【161

将大型三轴试验仪改造成桩模型试验装置，对自平衡试桩和传统静载荷试桩作比

较研究，两者试验得到模型桩的试验结果基本一致。

1．2．3两种加载方式桩承载性状的差异

自平衡试桩和传统静载荷试验施加荷载的位置不同，桩的荷载传递存在明

显的差异。自平衡试桩，荷载箱以上桩段桩周土对桩的侧摩阻力的方向向下(方

向同抗拔桩，但荷载传递机理有别于抗拔桩)，而传统静载荷试验和实际工作状

态桩周土对桩的侧摩阻力方向一般向上，实践证明自平衡试桩得到荷载箱以上土

的侧摩阻力要小于传统静载荷试验得到土的侧摩阻力。国内一些学者研究了自平

衡试桩和传统静载荷试验的荷载传递差异。黄锋(1998)【17’181等利用ng渗水力土

工模型试验对用砂土分别做过在三组传统静载荷法、自平衡试桩、拔桩模型桩对

比试验，研究结果表明，对于中密砂，拔桩时侧摩阻力平均值为传统静载荷时的

O．42倍，自平衡试桩时侧摩阻力平均值为传统静载荷时的0．47倍；不同深度下

比值不同，自平衡试桩模型试验浅部的侧摩阻力要远小于传统静载荷时侧摩阻

力，深部两者的比值约为0．75；自平衡试桩上段桩的侧阻力和轴力主要集中在荷

载箱附近，离开荷载箱较小距离(约20％桩长)侧阻力和轴力急剧降低，随后降低

幅度趋于缓和，这种分布模式与传统载荷试验具有明显的差异。温庆博等【19】做

了对几组原型试验对比自平衡试桩和传统静载荷试验的荷载传递差异，由于事先

估计不足，自平衡试桩中荷载箱往下位移过大和荷载箱行程的限制，荷载箱以上

的桩段的侧摩阻力未达到极限，但仍得到有益的结论：传统静载荷试验下侧摩阻

力沿深度成中间大、两头小，自平衡试桩下侧摩阻力沿深度在荷载箱位置最大、

桩顶处最小：将自平衡试桩向上荷载和位移曲线用双曲线延长，按变形控制5％

4
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直径，得到自平衡试桩时侧摩阻力平均值为传统静载荷试验时的0．85倍(试桩位

置桩周土为粘质粉土)。

黄锋等人(1998)t5Ⅲ～20】应用有限元法(土体采用Dunc锄．Ch锄g模型，桩土接

触面采用Goodman接触面单元)对传统静载荷法、自平衡试桩、拔桩下桩的侧摩

阻力进行研究探讨，将有限元计算结果和模型试验结果对比，提出了不同加载方

式下桩侧摩阻力的影响因素：桩身变形的泊松效应、桩周土的应力变化和剪胀性、

桩周土主应力方向旋转、边界条件不同：并根据传统静载荷法和自平衡试桩应力

路径的差异，提出传统静载荷宜采用三轴压缩试验对应的参数，自平衡试桩宜采

用三轴伸长试验对应的参数。针对有限元计算模型中未能反映土的剪胀性和主应

力方向旋转产生的差异，杜广印等人(2000)[21J基于弹性理论推导出剪胀性和主应

力方向旋转影响系数公式。翟晋(2000)【221、龚维明等(2002)【9】应用有限法(土体采

用Drucker-Prager弹塑性模型，桩周土用低模量单元替代接触面单元)研究三种工

况(传统静载荷法、自平衡试桩、拔桩)下不同桩周土模量的侧摩阻力的差异；翟

晋【22】研究自平衡试桩下桩土刚度、桩长径比对侧摩阻力和位移的影响。翟晋【22l、

龚维明等【91、程宝辉(2003)【231应用有限元(土体采用Drucke卜Prager弹塑性模型)研

究自平衡试桩荷载箱上下段桩的相互影响，分析结果表明：荷载箱上下段桩存在

相互影响、相互影响随着桩端桩侧刚度比和桩长径比的增大而减少；相互影响量

较少，从工程应用角度考虑可以忽略相互影响。许宏发等(2003)口J应用有限元(土

体采用Drucker-Prager弹塑性模型)，对抗拔桩和抗压桩机理做对比分析，得出抗

拔极限侧阻力小于抗压极限侧阻力，其比值在0．7"-'0．9之间，并指出抗拔桩具有

“越拉越松"，而抗压桩具有“越压越紧"特性的结论。

1．2．4轴向荷载下桩工作形状的理论研究方法

根据已有的文献，桩顶施加荷载下桩的工作性状的理论研究最多，丽自平

衡试桩下桩的工作性状仅有少数研究。研究轴向荷载下桩的工作性状的理论研究

方法有：弹性理论法、剪切位移法、荷载传递法(位移协调法和解析法)。弹性理

论法由于计算较复杂，在分析桩的工作性状应用较少。剪切位移是Cooke(1974)

在试验和理论分析基础上提出，Randolph和Wroth(1978)得到比较成熟的剪切位

移解答，该理论解在研究抗拔桩的变形中得到应用【25’261。

荷载传递法由Seed和Reese(1957)f271最早提出，根据实测或试验得到传递函
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数、假设不同传递函数，分别通过位移协调法或解析法研究轴向荷载作用下桩的

工作性状。因荷载传递法能很好地反映桩土间非线性性状及成层地基问题，且计

算简便直观等优点，是目前研究轴向荷载作用下桩的工作性状应用最多的一种分

析方法。实测传递函数一般难以得到，而室内试验测得传递函数不能很好地反映

土体的实际应力状况，故荷载传递函数一般假设一定的函数形式：双曲线、指数

函数、幂函数或若干个函数的组合。函数中的参数可根据其物理意义确定(肖宏

彬等人【28】)，也可通过一个区域性的实测载荷试验，采用优化方法(张尚根和郑必

勇采用改进powell优化方法，对南京部分大直径桩试桩得到土层的传递函数的参

数【291)、灰色系统理论【30l确定。荷载传递位移协调法I圭ISeed和Reese(1957)、Coyle

和Reese(1966)1271提出，根据传递函数，结合各单元桩的静力平衡条件、桩身弹

性理论、位移协调通过迭代法求解。荷载传递解析法：通过给定传递函数和一定

的边界条件，求解单桩微分方程。一般对传递函数进行简化，便于求解微分方程。

简化传递函数有佐藤悟的线弹性全塑性传递函数【3lI 32】；陈龙珠等(1994)133】给出了

双折线硬化模型解析解(采用解析递推法，即由弹性解得到的结果作为塑形区的

边界条件)；刘兴远和郑颖人在陈龙珠的解析解基础上给出双折线软化模型解析

解；陈明中㈣给出三折线模型的解析解；3粼j；(1999)t25】和张尚根等(2002)f26】假
定桩周土线弹性模型(剪切模量为常数，前者分别考虑剪切模量与深度是否有关，

若有关假定为深度的幂函数)，采用剪切位移得到传递函数，分别给出抗拔桩的

解析解。

1．2．5超长桩下自平衡试桩的研究

高承载力桩测试中，相比传统静载荷试验，自平衡试桩具有显著的优点。

根据工程经验和实践，高承载力桩中超长桩(>50m)比例很高，上海地区超高层建

筑物的工程桩一般为超长桩，吕福庆(1996)p4J分析的武汉7l根嵌岩桩约40根为超

长桩。大量实测和模型研究表明超长桩在轴向荷载下单桩的工作性状有其特殊

性：桩身压缩量较大，张忠苗(2003)t3瓢36】对软土超长桩分析表明桩顶沉降主要由

桩身压缩引起(最大施加荷载下约占桩顶位移的80％)，桩身压缩量较大不容忽

视，按变形控制确定单桩极限承载力时，桩端阻力不能完全发挥，且桩端阻力所

占比例随长径比的增加而减少。而自平衡试桩，因为荷载箱一般靠近桩端，桩端

阻力能得到较好的发挥。超长桩的自平衡试桩与实际受力下，荷载传递存在差异，

6
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而目前文献未见这方面的研究。

1．3问题提出及本文的主要工作

综上所述，自平衡试桩作为一种新的静载荷试桩方法，具有独特的优点，

在实际工程中应用越来越广，但相应的研究工作滞后。实践证明自平衡试桩得到

荷载箱以上土的侧摩阻力要小于传统静载荷试验得到土的侧摩阻力，但是自平衡

试桩和传统载荷试验的荷载传递的机理差异比较复杂，直接针对两种加载方式下

的桩侧土传递函数、侧阻力分布规律对比研究较少，有待于进一步研究。研究轴

向荷载下桩的工作性状主要理论方法是荷载传递法，但是对自平衡试桩的工作性

状研究较少。自平衡试桩在高承载力桩测试中，相比传统静载荷试验，具有显著

的优点，高承载力桩中大部分是超长桩，如润扬长江公路大桥、东海大桥和杭州

湾跨海大桥主桥桩基均为超长桩，而超长桩端阻力在传统载荷试验下存在发挥不

足的现象，相反自平衡试桩因为荷载箱一般靠近桩端，桩端阻力能得到较好的发

挥，因此有必要研究自平衡试桩对超长桩工作性状的影响。

本文的主要研究内容是自平衡试桩的承载特性。设计非线性有限元计算程

序，研究自平衡试桩和传统载荷试验的单桩工作性状的差异，重点针对超长桩下

的差异研究。采用解析法研究自平衡试桩荷载．曲线，并分析解析解的应用。本

文主要的内容有：

1．编制单桩轴对称非线性有限元计算程序SPileP(Single Pile Programme)，

桩、土、接触面均采用4节点单元，土体采用Duncan．Chang的E．K模型，桩本

构模型采用线弹性模型，接触面采用Goodman无厚度接触面单元；

2．针对超长桩，分析对比自平衡试桩和传统载荷试验侧阻力和轴力分布差

异、极限状态下的承载特性差异、按变形控制下侧阻力和端阻力差异，对超长桩

自平衡试桩的数据处理提出建议；

3．采用荷载传递法推导得到自平衡试桩荷载一睦线的完整解析解，其中桩侧

土的传递函数采用双折线硬化模型，桩端土的传递函数采用三折线模型。

4．利用自平衡试桩荷载．曲线的完整解析解，研究沉渣对灌注桩的承载力影

响、预估自平衡试桩荷载箱的位置、自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线。

7
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第二章 自平衡试桩非线性有限元程序设计

2．1概述

有限元是求解连续区域内的边值问题和初值问题的数值方法，它是数值方法

中应用最广泛、最强有力的工具，并已广泛地应用于包括桩基在内的各类建筑物

的计算分析当中。有限元法的基本原理㈨就是在连续区域选择一定数量的离散

点，将其离散为小的单元的等价系统，这些单元的集合体就代表了原来的结构；

对每一个单元进行分析，形成单元刚度矩阵：把单元刚度矩阵集成形成总体刚度

矩阵；引入边界条件和外荷载矩阵，求解这种整体平衡的方程组，就得到原来连

续区域在离散点处未知量(应力或位移)的解答。

有限元方法具有以下优点：

l、适合于分析复杂几何形状的连续介质问题； ，

2、便于引入各种要求的边界条件；

3、能成功地反映各种复杂材料非线性及其不均匀性性质，因而可考虑岩土

介质非线性和非均质性。

2．2轴对称下单桩有限元分析理论

有限元方法能方便地考虑层状土和土的非线性本构关系，能有效地模拟桩土

共同作用。考虑单桩及地基土的几何分布特征，采用二维轴对称有限元分析单桩

桩土共同作用。土体本构模型采用Duncan．Chang的E．K模型；桩本构模型采用

线弹性模型；桩与地基土接触面的力学性质特殊，采用Goodman无厚度接触面

单元，该单元在荷载作用下，能传递一定的剪力，也可能产生一定的滑移，能反

映桩土间的摩擦性状。因此采用轴对称有限元分析的数值方法能有效模拟单桩桩

土共同作用，能较准确地模拟桩、土及接触面的几何、力学特性。

2．2．1桩土本构模型

土体变形具有非线性和非弹性的特征，根据这种特征宜采用弹塑性模型模

拟较好，但是弹塑性模型用于实际工程较为复杂f38．1；前人研究认为【3卅建立在塑

性变形理论基础上的弹塑性模型和Duncan．Chang的非线弹性模型之间的差别不

是很大，Duncan-Chang的模型也能够模拟土体发生屈服以后非线性变形的形状；

8
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而且Duncan．Chang的非线弹性模型的参数较少，可以采用常规三轴试验得到．

国内也积累一定资料[401。因此土体本构模型采用Duncan．Chang的非线弹性模型

描述，由于E-v模型应用中，切线泊松比v。公式不够完善，1980年Duncan和

Wroth提出用切线体积压缩模量Kt代替切线泊松比v t，即采用E．K模型【41】(又称

E．B模型401)。桩的本构模型采用线弹性模型。

(一)．切线弹性模量E，1421

Kondner(1963)等人试验发现，砂土和粘土在常规三轴实验时应力一应变关

系可以用双曲线表示。根据Kondner的建议，常规三轴实验中0"3为常数，p。一cr3)

一乞关系可近似地用双曲线来表示，即

q一吒5去
式中：

吼和盯，：为大小主应力

a、b：为试验常数

切线弹性模量E，为

巨=—d—(_trit--o'3)=!a[1—6(q—q)]2d乞
。 ‘

一

初始弹性模量Ei为

偏应力的渐近线(q一万，It为

(q训。=志卜弓

(2-1)

(2—2)

(2·3)

(2．4)

实际上乞不可能趋向无穷大，在达到一定值后就破坏了，此时偏应力即为破

坏偏应力h—cry)f，引入破坏比髟的概念。

驴黯
9
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破坏偏应力pI一盯3)，与固结应力吒有关，可由Mohr-Coulomb破坏准则确

定，即

0-i-0-3)，2号学 ∞，
式中c、矽为土的粘聚力和内摩擦角。

将式(2—3)、(2—4)、(2-5)代入式(2—2)得到：

卟捌卜 ∞，

lg(去)与lg(卺)的关系近似直线，直线的截距为lg(足)，斜率为肌则初始
弹性模量Ei可表示：

E一(卺)” 仁8，

式中Pa为大气压力。

将式(2—6)、(2-8)代入式(2·7)得到：

叫一篆2c co篇s搿sin l‘胁(卺)” p9，‘

1 ． 痧+2吼 痧I ＼P口，J
、 7

(二)．切线体积压缩模量K。140’41I

1980年Duncan等提出切线体积压缩模量Kt代替切线泊松比V。，切线体积

压缩模量Kt表示：

K=老=％鼢(卺)” ㈣
式中P、氐分别表示平均主应力和体积应变。

2．2．2接触面本构模型、单元矩阵l柏’42I

在土体与地下结构之间，由于其刚度不同，在外力系作用下，往往在其接触

界面处也形成较大的剪应力及相对位移。因此，对这类结构物，正确地分析接触

面上的受力变形机理，剪切破坏的发展，荷载传递过程，并在计算中正确地模拟，

是十分重要的。此时可在土体和地下结构物间设置接触面单元。

近年来各国学者发展了许多类犁的接触面单元，如两结点单元[391、Goodman

lO
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单元【431、Dcsai单元【39】、殷宗泽等改进的薄层单元【441、桩土界面摩擦函数法【39l

等等。其中Goodman无厚度接触面单元能较好地模拟接触面上的错动滑移或张

开，能考虑接触面变形的非线性特性，得到较广泛的应用，因此采用该接触面单

元模拟桩土接触面。Goodman接触面单元是四结点单元，如图2．1所示，两片接

触面之间假设有无数的微小的法向和切向的弹簧连接。

图2．1矮触回单兀不葱图

在结点力扩y的作用下，两片接触面间的弹簧受内应力为

陆{g-，)
相应地在两片接触面之间产生相对位移为

蚺㈥
式中，角标S表示切向，甩表示法向。

在线弹性假定下，应力≯}与相对位移扫}(变形)成正比，即

p}=[k0№}

其中k】=[台￡]，式中哎和包分别为切向和法向单位长度劲度系数
(kN／m3)，由试验确定，对弹性材料它们为常数，对非线性材料它们为变量。

取线性位移模式，将接触面上沿长度方向各点的位移用结点位移来表示。

陆牝0譬。+0警1。0譬

寻
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慨)=卯≯。二1≯。嚣]侄
接触面单元内各点的相对位移用矩阵表示为

妇}=陋弦广

舯阱窿芝)
{万r=函， H ％ E 坼 _ 坼 vj}r

吲=[三兰苫三了三苫斗气1一zX‘一j1+芝
由虚位移原理得轴对称下接触面单元有效结点力

|，

㈣。=2石厂丘㈣7’【‰】㈣出㈣8=时㈣。
2

(2-11)

式中kr为轴对称下Goodman单元的刚度矩阵，r为接触面至轴对称中心轴

的距离。

【七卜等

2ks 0 ks 0 一ks 0 _2ks 0

0 2吒0 吒0 一吒0 —2吒

t 0 2≮0 —2缸0 一颤0
0 吒0 2吒0 --2吒0 一吒

一颤0 —2k,0 2缸0 颤0
0 一致0 —2吒0 2吒0 吒

一2颤0 一t 0 颤0 2丸0

0 -2kn 0 一kn 0 kn 0 2k，

(2-12)

实际的接触面不一定在水平方向，需要进行坐标变换。假设接触面与水平方

向的夹角为∥。将局部坐标系x轴按接触面方向设置，则以整体坐标表示的单元

刚度矩阵为

式中：

防r=豳】_‘kr纠

12

(2-13)
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豳】=

口 0

O 口

0 O

O O

0 O

0 O

口 0

O 口

H=[茹黝
由于桩土接触面与水平方向的夹角∥=．900，经过运算得到轴对称下桩土

Goodman接触面单元刚度矩阵为

时=孚 (2—14)

式中r为桩半径。

在桩土之间设置接触面单元，受力前接触面的两边重合，由于接触面法向

受压应力，为了避免受力后桩、土单元在接触面处产生重叠，法向劲度系数吒应

取大值，如取屯=108kN／m3，可使相互嵌入的相对位移小到可以略去不计。

由于土体为非线性材料，剪切劲度系数包是变量，Clough和Duncan(1971)，

给出切线剪切劲度系数瓦：

丸=[-一嚣卜(卺)1 弘嘲

式中K卜nl、Rn为非线性指标；

万为接触面上材料的外摩擦角；

y。为水的容重。

2．2．3有限元分析理论137I

(一)．位移函数和形函数

有限元中，以形状规则的单元离散几何形状比较复杂的求解域的常用方法是

。诎。飞。疋。强

巩。吨o
k

o魄。

么。咄o
k

o巩oo以。咄。弛。颤

吨。咄。巩o
k
oo恕。地。诎。吨颤。巩。诎。飞o

J

．S

r【o巩。颤。吨。砒巩。一。以。哦o
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等参变换，即单元几何形状和单元内位移场函数采用相同数目的结点参数和相同

的插值函数进行变换，这种单元称为等参元。选取矩形四节点等参单元，r表示

径向坐标(对应位移u)，z表示轴向坐标(对应位移w)，如图2．2所示选择坐标系，

坐标变换形式、位移模式分别采用下列形式：

O

F。

---．----．---·一⋯-Imm,--
)
L

／／。7一’．、

、

，’l

4

rl=1

‘=1
l

‘

图2．2轴对称四节点等参元

(a)真实单元 (b)映射后单元

4 4

，．=∑M‘， z=∑M乙 (2一16)
I=l Jffil

4 4

甜=∑Ⅳfz，，，w=∑Ⅳfw
，=l 』=l

(2·17)

4节点的形函数表示Ⅳ。为： ，

Ⅳj=(1+fir／,)(1+％)／4 i=l，2，3，4 (2·18)

式中碾，￡为自然坐标下节点i的坐标。

桩土共同作用有限元分析中，有限单元一般为规则的矩形单元，假定矩形

单元的中心坐标(ro、zo)，R方向长度为2a，Z方向长度为2b，则式(2·16)化简为

，．=ro+at／， z=Zo+be (2·19)

式(2—17)的矩阵形式表示

㈣=陆【Ⅳ】{盯

14

(2-20)

一

一二二㈠r
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式中 【Ⅳ】=【Ⅳl，Ⅳ2，Ⅳ3，Ⅳ4吐2“阶，，：口o]

坩=k酲霹酊】r心}=鼢i=l’2’3’40
(二>．单元应变和应力关系

土体中应力以压为正，应力符号的规定法则与弹性力学相同，但正负与弹

性力学相反，即当某一个截面上的外法线是沿着坐标轴的正方向，这个截面就是

正面，J下面上的应力分量以沿着坐标轴正方向为负，沿坐标轴的负方向为正。对

应的单元应变比一般弹性有限元公式多了一个负号。

轴对称下，采用园柱坐标(r，o，z)，所用应力、应变和位移与9方向无关，

只是r和z的函数，0方向的位移为零。

单元应变为

(2-21)

㈠=

式中[E】．

s
r

sz

s8

y。

单元应力为

{仃)=

8Ni

ar

0

1

厂

甜i
瑟

0

0i,

瑟

O

aN。

ar

---[8]{8}。=1垦岛色甄】{艿)。

，i_1，2,3，4。

--[D]{6}=一【D】[B】{万)8 (2-22)

抛一办挑一昆兰厂跏一甜觎一瑟

、●●-●●●●●●、，●●●-●●●J

q

q％k，●●J，●●●●，、●●●●●●●L
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式中【D】为弹性矩阵，土体采用E-K模型时，对应土体的弹性矩阵【Ds】M

如式(2—23)，非线性计算时，式中的E、K采用Et、Kt代替即可。

I 3K+E 3K—E 3K—E 0

⋯=硪3K圳I 33～K-E三姜二主三姜：主三
1 0 0 0 E

M=丽e,0-v)
1 dl dl 0]

l
dl 1 dl 0 l

l
dl dl 1 0 l

1
0 0 0 d2j

(2-23)

(2-24)

式栅=南棚=鞘，Ep为桩身的弹性模量。

{霉}=c／，{蓑} 。2．25，

州小阳，

16



第二章 白平衡试桩1F线性有限元程序设计

【疋】=『』『【BnD㈣dy=』『』【BnD】吲硝秒砒
矿。 矿‘

=2石『『【B】r㈣吲砒 (2-26)
∥

代入单元矩阵的导数和面积变换，采用高斯积分可以求得单元的刚度矩阵。

(五)．等效节点荷载

重力仅作为土体的初始应力，不列为外荷载，根据单桩桩土共同作用的特

点，外荷载为面荷载，则等效节点力采用下式计算

{群)=2万，[Ⅳ】r{T}rds
《

(2—27)

(六)．其它问题

1．初始应力场【42J

土体初始地应力场是非线性有限元计算的基础，以后各个阶段的计算结果都

依赖于它，其重要性不言而喻。天然土体的形成是一个长期的复杂的过程，完全

模拟这个过程是不现实的。本程序采用经典土压力理论生成初始应力场，土体在

垂直方向上的应力为yz，水平方向应力Ko Yz，Ko为静止土压力系数，Ko=l—

sin∥。

2．应力修正【42】

在非线性有限元计算中，土体某些单元的计算应力可能超过极限应力状态

而达到破坏，破坏情况有两种：出现拉应力(假定土体不能承受拉应力卜拉坏、
应力摩尔圆超过库伦破坏线——剪坏。实际土体的应力不可能超过破坏状态，因

此须进行应力修正。

应力修正的原则：

(1)修正前后土体的主应力方向不变；

(2)竖向应力o z的大小不变；

3．约束条件处理【371

由于集成的结构总刚度矩阵为奇异阵，须引入约束条件消除矩阵的奇异性。

引入约束条件的方法有3种：直接代入法、对角元素改l法、对角元素乘大数法。

直接代入法能降低矩阵的阶数，但是需重新集成结构总刚度矩阵，给变成带来一

定的麻烦，较少采用。对角元素改l法、对角元素乘大数法处理方便，比较适合

17



第二章 臼平衡试桩1F线性有限元程序设计

于编程，两者相比：对角元素改l法适合于约束位移值为零，而且对角元素乘大

数法更方便——仅处理2个元素。因此本程序采用对角元素乘大数法引入约束条

件。

4．自平衡试桩单元处理

自平衡试桩中荷载箱把桩以一分为二，因此实际单元剖分时，须将荷载箱

部位的桩单元去除，其它单元的剖分处理与一般有限元单元剖分处理方法一致。

2．3材料非线性有限元的解法142I

求解非线性问题的解法主要有增量法、迭代法。根据本文选取模型的特点，

采用增量法求非线性问题。下面简要介绍增量法的求解过程。

增量法的基本思想是把总荷载分成有限个增量，每次施加一个荷载增量；

而在每级增量区间内，其刚度矩阵是常量。对于每级荷载都可求出位移、应力及

应变增量，把这些增量累加起来，就可得出任一级荷载下的总位移、总应力和总

应变。因此增量法就是用一系列线性分析来逼近土体的非线性应力一应变关系。

增量法的计算步骤为：

对于第i级荷载增量{欲)，：

(1)用前一级终了时的应力p}¨求出本级的切线模量矩阵【D】f

(2)由p】f形成刚度矩阵k】，

(3)解线性方程组k】l{△万L={艘}。，解得位移增量{△艿}，，并累加求得相应

的位移总量18}，=pL+{△万L

(4)由{△万)，求出应变增量{△占)。，又由{A4。求出应力增量{△盯)，，并相应累

加求得应力砂)，和应变扛L

对各级荷载重复上述步骤，就可得出最终的位移p}、应变p)和应力p}。



第二章 自平衡试桩非线性有限元程序设计

2．4自平衡试桩非线性有限元程序流程图

根据上述原理和方法，采用Visual C++编制了自平衡试桩轴对称非线弹性有

限元程序，程序流程图如图2．3。

图2．3 程序流程图
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第二章 臼平衡试桩1仁线性有限元程序设计

2．5程序计算过程的验证

本程序中土体采用Duncan—Chang的E—K模型，接触面采用Goodman无厚

度接触面单元，没有查阅到采用同样模型的传统载荷下有限元计算算例，同样模

型的自平衡试桩下有限元算例也未查到。由于有限元程序的设计相对比较规范，

因此验证计算过程的正确性也能反映出程序正确与否。

选用大型商用有限元软件Ansys作为参照对象，验证本程序计算过程的正

确性。桩和土体均为线弹性(桩土无接触面单元)，计算参数为桩长为9m，桩直

径为1．Om，桩身Ep=3×101kPa，V=O．3，土体采用E．V模型，E=3．O×103kPa，

V=0．48，轴对称下计算域为9mX 18m。单元划分：采用轴对称下矩形单元，竖

向桩身等长度剖分20份，桩底下等长度剖分lO份；水平向单元长度为O．5m、

0．4m、0．9m×9，共ll份。桩顶加载125kN，本程序计算结果桩顶位移为4．06mm，

Ansys计算结果桩顶位移为4．20mm，误差为0．14mm，说明本程序的计算过程的

币确性。

2．6本章小结

本章简要介绍Duncan．Chang模型、Goodman无厚度接触面单元模型、单元

为规则矩形网格时轴对称有限元格式推导，说明白平衡试桩轴对称非线弹性有限

元程序的编制，并采用大型商用有限元软件Ansys验证本程序计算过程的正确

性。
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第三章 白平衡试桩承载特性数值分析

3．1概述

第三章 自平衡试桩承载特性数值分析

自平衡试桩上段桩侧土摩阻力的方向与传统载荷试验的桩侧土摩阻力的方

向相反，自平衡试桩和传统载荷试验的荷载传递的机理存在差异，直接针对两种

加载方式下的桩侧土传递函数、侧阻力分布规律的对比研究较少。在国内自平衡

试桩更多应用在超长桩上，由于超长桩的工作形状特殊性，有必要研究自平衡试

桩对超长桩工作形状的影响。因此利用编制的有限元程序对以下内容进行研究：

1．两种加载方式的桩侧阻力、轴力分布差异

2．极限状态两种加载方式的桩侧阻力对比

3．按变形控制下两种加载方式的桩侧阻力、端阻力对比

3．2计算模型的范围、单元划分、参数

桩、土、接触面采用四节点轴对称单元，土体采用Duncan．Chang的E．K模型，

桩本构模型采用线弹性模型，桩土接触面采用Goodman无厚度接触面单元；单桩

有限元计算域选取径向1倍桩长L，深度方向选取2L，能保证有限元计算精度。

单元的剖分根据受力情况确定，与荷载施加部位越近和水平箱距桩越近网格划分

相对较小。边界条件为：R=0和R=L为R方向受约束、Z方向自由，Z=0为自由面，

Z=2L为固定边界。自平衡试桩与传统载荷试验轴对称有限元计算网格及边界条

件见图3．1、3．2。

根据文献【17“5’4们，计算选用的土和桩土接触面参数见表3．1，桩土接触面

k．=109kN／肌3，参数1和2分别对应密实砂和中密砂，参数3和4分别对应硬

粘土和软粘土。桩体弹性模量Ep=3．0×104 MPa，泊松比v=0．30。

2I



第二章 白平衡试桩承载特性数值分析

表3．1土和桩土接触面参数

十参数 士参数 桩十接触面参数

编号 C(kPa) 巾(。) Rf K n l(b m 6(o) RfI nt KI

l O 37．4 0．88 500 1．05 400 O．45 32．5 0．84 1．20 30000

2 O 30．O 0．70 250 O．60 200 0．45 24．O O．68 1．20 15000

3 40 25．O O．80 300 O．50 150 O．4 20．0 O．80 0．50 15000

4 15 20．0 O．80 100 0．70 80 0．8 16．0 O．80 0．70 5000
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图3．1传统载荷试验单元剖分及边界 图3．2自平衡试桩单元剖分及边界



第二章 自平衡试桩承载特性数值分析

3．3自平衡与传统载荷加载下的桩轴力、侧摩阻力分布差异

传统载荷试验和自平衡试桩由于加载方式的差异，两者的荷载传递规律必

然存在差异。土和桩土接触面参数选用参数l，桩长L=60m，直径D=I．0m，自平

衡加载下L下=13m(荷载箱到桩底距离)，对比传统载荷和自平衡加载的桩侧阻力、

轴力分布。

3．3．1轴力分布差异

传统载荷和自平衡加载两种加载下的轴力分布图分别见图3．3和图3．4。传统

载荷下桩身轴力自桩顶向下减小，加载初期轴力变化相对较平缓，随着深部土层

侧摩阻力逐渐发挥，桩深部的轴力变化逐渐增大。自平衡加载下轴力荷载箱分别

向上和向下减小，加载初期靠近荷载箱轴力变化幅度较大，施加荷载主要由靠近

荷载箱附近的桩侧土的侧摩阻力提供；随着荷载的增大，离荷载箱较远的桩侧土

的侧摩阻力逐渐发挥，但是桩身轴力的变化幅度比靠近荷载箱的小；最后一级荷

载，上段桩靠近荷载箱的25％L上(L上为上段桩的的长度)厚的桩侧土约承担50％的

施加荷载。

loooo 20000 30000 40000 50000 60000

图3．3传统载荷加载下轴力分布
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第二章 臼平衡试桩承载特性数值分析

图3．4自平衡加载下轴力分布

3．3．2侧摩阻力分布、桩侧土传递函数差异

实践证明，传统载荷试验和自平衡试桩下端阻力的承载特性差异不明显，

因此主要研究两种加载下侧摩阻力。以下侧摩阻力对比不考虑方向。

传统载荷和自平衡加载下侧摩阻力的分布见图3．5和图3．6。

O 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500

图3．5载荷试验加载下侧摩阻力分布
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第二章 自平衡试桩承载特性数值分析

O

10

+3600kNh

60。Z(m)

图3．6自平衡加载下侧摩阻力分布

传统载荷加载下，随着深度土层的侧摩阻力的逐渐发挥，最大值侧摩阻力

的深度不断变大，57600kN荷载下，侧摩阻力沿深度近似呈线性增长。自平衡加

载下，靠近荷载箱向上和向下约2m桩侧土的侧摩阻力较高(文献【17】中自平衡模

型桩试验结果、文献【3】自平衡试桩实测结果均证明这种现象)，这与传统载荷加

载存在显著的差异。分析原因：深部土体的初始应力较大，自平衡加载下，靠近

荷载箱的桩侧土存在应力基中现象，应力水平远高于传统加载同样深度的应力，

桩土接触面切线剪切劲度系数k随着径向应力增加而增加，而且桩土相对位移

比传统载荷下大。自平衡加载下有限元分析计算结果反映出荷载箱附近侧摩阻力

较高，因此自平衡试桩实测时在荷载箱附近应增加轴力监测数量，以便更好地反

映桩侧土的摩阻力发挥形状。

传统载荷和自平衡加载下不同深度的侧摩阻力qs与位移W关系对比结果见

图3．7a、图3．7b和图3．7c。
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图3．7a、图3．7b和图3．7c反映出传统载荷和自平衡加载下不同深度的传递函

数存在差异，且因深度的不同而差异方式不同。自平衡加载下上段桩长度为47m，

传统载荷加载下的极限侧阻力并不是都大于自平衡加载下的极限侧阻力，O-40m

传统载荷加载下的极限侧阻力大于自平衡加载下的极限侧阻力；靠近荷载箱的自

平衡加载下的极限侧阻力远大于传统载荷加载下的极限侧阻力。下段桩自平衡加
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载下的极限侧阻力大于传统载荷加载下的极限侧阻力，越靠近荷载箱，差值约大：

桩端附近两种加载下的极限侧阻力比较接近。从qs-W曲线形态看(达到极限fi{『)，

20m以浅，传统载荷加载下曲线斜率要大于自平衡加载下的斜率；30m左右，两

种加载下的曲线斜率接近；30m以下，自平衡加载下曲线斜率要大于传统载荷加

载下的斜率，越靠近荷载箱，差值约大，下段桩靠近桩底两者的曲线斜率差值缩

小。根据上述计算分析，传统载荷试验和自平衡试桩下桩侧土的传递函数存在差

异。

3．4两种加载方式的极限状态桩承载力对比

比较两种加载方式极限状态(指试桩曲线出现明显的拐点，不考虑变形控制)

的桩侧阻力目的：查看两种加载下的不同深度的极限侧阻力比值、两种加载下极

限承载力比较。土和桩土接触面参数选用参数l和3，分别代表桩侧土为砂性土和

粘性土，桩长L=60m，直径D=I．0m，自平衡加载下L下=13m。

极限状态下，桩侧土为砂性土和粘性土，传统载荷和自平衡加载下的侧阻

力分布对比结果分别见图3．8和图3．9；砂性土和粘性土自平衡与传统载荷加载下

极限侧阻力比值分布见图3．10。两种加载下砂性土和粘性土极限承载力比较结果

见表3．2。
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图3．8两种加载下砂性土极限侧阻力分布对比
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图3．9两种加载下粘性土极限侧阻力分布对比
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图3．10砂性土和粘性土自平衡与传统载荷加载下极限侧阻力比值

表3．2 两种加载下砂性土和粘性土极限承载力比较

砂性上 粘性土

部位 极限总摩阻力(1‘N)
比值

极限总摩阻力(kN)
比值

自平衡 传统载荷 自平衡 传统载荷

上段桩 28800 32686 0．88 35100 36538 O．96

下段桩 25200 23114 1．09 22500 22862 O．98

注：比值=自平衡极限承载力(上段桩为总极限侧摩阻力)，传统载荷对应的极限承载力．

从图3．8、图3．9和图3．10可看出：

1．不管哪类土，自平衡试桩下一定深度(h)以浅桩侧土层的极限侧阻力小于

传统载荷试验的；Z>h，临近倚载箱厚约5m(上段桩1．5m、下段桩3．5m)自平衡

试桩的桩侧土层极限侧阻力远大于传统载荷试验的，其余部位自平衡试桩的桩侧
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土层极限侧阻力略大于传统载荷试验的；砂性土和粘性土的h分别为45m和38m。

2．自平衡与传统载荷加载下极限侧阻力比值沿深度变化，上段桩比值随深

度增加而增加，在荷载箱处达到最大，下段桩除荷载箱附近比值接近1．0。

3．两种加载下粘性土的差值小于砂性土，上段桩极限总摩阻力比值粘性土

为0．96，砂性土为0．88，即粘性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩阻力与传统载

荷试验产生的向上总摩阻力基本相等，砂性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩阻

力略小于传统载荷试验产生的向上总摩阻力。文献【141提到国内外实测结果也证

明上述结论。两种加载方式下下段桩极限承载力比值粘性土为1．09，砂性土为

O．98，说明极限状态下，自平衡与传统载荷下段桩极限承载力基本相等。

国内东南大学【9'10】采用式(3．1)计算单桩极限承载力

n E
—

QlIIc=争+Qf (3-1)
凡

式中入为系数，对于粘性土、粉土，入=O．8；对于砂土，入=0．7

Q士、Qj分别表示自平衡试桩上段桩和下段桩的极限侧阻力。

根据上述分析，若两种加载方式荷载均达到极限状态，自平衡加载结果采

用公式(3-1)计算和有限元计算得到传统载荷试验单桩极限承载力对比见表3．3，

公式(3-1)的计算结果要大于有限元计算结果。因此当自平衡试桩上下段桩均达到

极限状态，采用公式(3—1)得到结果偏于不安全。若公式中修正系数入=l，即不修

正时，公式计算结果与有限元计算结果比值：砂性土和粘性土均为O．97，自平衡

试桩和传统载荷试验结果比较接近，且略偏于安全。

表3．3公式计算与有限元计算结果对比

砂性土 粘性土

极限承载力(kN)
比值

极限承载力(kN)
比值

式(3一I) 有限元 式(3一1) 有限元

66343 55800 1．19 66375 59400 1．12

注：比值=公式计算极限总侧摩阻力，有限元计算极限总侧摩阻力。

综合以上分析，当自平衡试桩和传统载荷试验均达到极限状态时，虽然侧

摩阻力的分布存在差异，但是自平衡试桩得到上、下段桩极限承载力总和略小

于传统载荷试验的到极限承载力。



第二章 白平衡试桩承载特性数值分析

3．5按变形控制下两种加载方式的下段桩侧阻力、端阻力对比

研究表明超长桩在传统载荷试验下单桩的工作性状有其特殊性：桩身压缩

量较大不容忽视，按变形控制确定单桩极限承载力时，桩端阻力不能完全发挥，

且桩端阻力所占比例随长径比的增加而减少：自平衡试桩因为荷载箱一般靠近桩

端，桩端阻力能得到较好的发挥，因此有必要研究自平衡试桩对超长桩工作性状

的影响，主要针对自平衡下段桩的承载特性作研究。超长桩在传统载荷下，一般

试验曲线为缓变形，常采用变形控制确定单桩的极限承载力，因此主要研究不同

荷载箱深度、桩长、桩直径和桩周土层下，自平衡试桩和传统载荷按变形控制确

定极限承载力时，下段桩侧阻力和端阻力的差异。

计算参数采用，自平衡加载下L下-5m、13m、25m，桩长L=60m、80m、100m，

直径D=I．0m、2．0m、3．0m；基本组合为土和桩土接触面参数采用单层参数l，桩

长L--60m，直径D=I．0m，自平衡加载下L下=13m。考虑土层的影响，土和桩土接

触面参数采用双层土，以57m为分层界线，下层土选用参数l，上层土分别选用

参数l、2、3、4。

传统载荷下，参照文献【321，确定超长桩极限承载力为：一般取s=60mm所对

应的荷载；对于大直径桩取s=0．03．0．06D所对应的荷载；对于细长桩(L／D>／801

取s=80mm所对应的荷载。参照文献【46】，自平衡下段桩按变形控制确定极限承

载力标准为：一般取s=40mm所对应的荷载。

3．5．1下段桩侧阻力比较

按变形控制确定单桩极限承载力时，两种加载方式，不同荷载箱位置时，

下段桩的侧摩阻力分布对比见图3．1l；不同桩长，下段桩的侧摩阻力分布对比见

图3．12；不同桩直径，下段桩的侧摩阻力分布对比见图3．13。

根据计算结果，按变形控制确定单桩极限承载力时，自平衡和传统载荷加

载下下段桩的侧摩阻力存在较大差异，差异规律如下： 自平衡的荷载箱离桩端

越近，桩长度越大，桩直径越小，两种加载方式下下段桩的侧摩阻力差值越大。

分析认为，按变形控制确定单桩极限承载力时，桩身刚度对传统载荷和自

平衡加载下下段桩侧摩阻力差异大小起到重要作用，而桩身刚度与桩身压缩变形

直接相关，桩身刚度越小，桩身压缩变形越大，两者侧摩阻力的差异越大。
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周土，两种加载方式的桩端性状比较分别见表3．4、表3．5、表3．6、表3．7。

表3．4 不同L下两种加载方式的桩端特性比较

L f(m)
桩端力

桩极限
桩端力 桩端力

桩端割线 桩端剖线

承载力 抗压刚度 抗骶刚度
自 (I【N) 占比例(％) 比值

(kN) (kPalm) 比值
甲

5 5300 14140 37．48 3．37 1．76E+05 1．15
衡

13 4417 23623 18．70 2．80 1．73E+05 1．13

25 2908 40123 7．25 1．85 1．68E+05 1．10

传统载荷 1575 30600 5．15 1．OO 1．53E+05 1．00

注：1)．自、l，衡力II载桩极限承载力指下段桩的极限承裁力。以下同；

2)．桩端割线抗压刚度等于里旦(极限时)，A(桩截面积)，以下同；
Sp×A

3)．比值均以传统载荷结果为基准，以下同．

表3．5 不同桩长两种加载方式的桩端特性比较

桩
桩端力 桩极限承载力 桩端割线抗觚刚度

长
(kN) (kN)

桩端力占比例 桩端割线
桩端力 (kPa／m)

抗雕刚度
传统 传统 传统 比值 传统

度 自平衡 白甲衡 自平衡 自平衡 比值
载衙 载荷 载荷 载荷

60 1575 4417 30600 23623 5．15 18．70 2．80 1．53E5 1．73E5 1．13

80 119l 6018 40922 32892 2．9l 18．30 5．05 2．1IE5 2．59E5 1．23

100 584 7728 40983 42250 1．42 18．29 13．23 2．44E5 3．69E5 1．5l

表3．6不同桩直径两种加载方式的桩端特性比较

桩 桩端力 桩极限承载力
桩端力占比例

桩端割线抗压刚度

直 (kN) (kN) 桩端力 (kPa／m)
桩端割线

径 传统 传统 传统 比值 传统
抗压刚度

(111) 载衙
自平衡 自平衡 自平衡 自平衡 比值

载荷 载荷 载荷

1．0 1575 4417 30600 23623 5．15 18．70 2．80 1．53E5 1．73E5 1．13

2．0 8323 8906 86400 46800 9．63 19．03 1．07 6．09E4 7．45E4 1．22

3．O 18350 12009 144000 68850 12．74 17．44 O．65 3．7lE4 4．48E4 1．2I

表3．7不同桩周土两种加载方式的桩端特性比较

参 桩端力 桩极限 承载力
桩端力占比例

桩端割线抗压刚度

数 (kN) (k N) 桩端力 (kPa／m)
桩端割线

编 传统 传统 传统 比值 传统
抗压刚度

号 载倚
自平衡 自平衡 自平衡 自平衡 比值

载荷 载荷 载荷

l 1575 4417 30600 23623 5．15 18．70 2．80 1．53E5 1．73E5 1．13

2 1845 4422 27070 23084 6．82 19．16 2．40 1．39E5 I．72E5 1．24

3 1852 4248 27915 21600 6．63 19．67 2．29 1．38E5 I．67E5 1．2l

4 2300 4404 21600 19223 10．65 22．9l 1．9l I-39E5 1．68E5 1．21
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从上述表中可以看出，按变形控制确定单桩极限承载力时，自平衡和传统

载荷加载下桩端发挥形状存在差异，差异规律如下：

1．一般情况，传统载荷下桩端力所占比例较小，传统载荷下桩端力所占比

例远小于自平衡下桩端力所占(下段桩的极限承载力)比例；而且除直径较大外，

传统载荷下桩端阻力均远小于自平衡下桩端阻力：

2．自平衡荷载箱越靠近桩端、桩越长、桩直径越小、桩周土越好，自平衡

与传统加载下的桩端力比值越大，见图3．14(a)、(b)、(c)、(d)；

3．各种条件下，自平衡与传统载荷下桩端力Qp-桩端位移sp近似呈直线关

系，两者桩端割线抗压刚度接近。不同荷载箱位置时，Qp-Sp关系见图3．15。不

同荷载箱位置、桩长、桩直径、桩周土，自平衡与传统载荷的桩端割线抗压刚度

比值分别见图3．16(a)、(b)、(c)、(d)，统计比值约为1．20。

分析认为，超长桩按变形控制确定单桩极限承载力时，桩身刚度、桩周土

性质对传统载荷和自平衡加载下桩端力差异大小起到重要作用。传统载倚下，桩

身刚度越小，桩身压缩变形越大，占控制变形量的比例越高(基本参数组合下约

77％)，桩端位移越小，荷载传递到桩端越小；而自平衡加载下，下段桩的刚度

相对较大，桩身压缩量相对较小，桩端位移相对较大，桩端承担较多荷载；桩身

刚度越小，自平衡与传统加载下的桩端力的差异越大。桩周土参数的影响表现在：

桩周土的强度越高，桩侧土承担承载力的比重越大，桩端土承担的荷载比重越小，

而且随着桩长度的增加，桩端土承担的荷载比重更小(且桩端位移越小)，因此传

统载荷与自平衡加载桩端力的差异越大。

3·50一比

3．∞一

2．∞o

2．∞。

(a)LF一比值

L下(m)

32

40 ∞ 舯 l∞ I∞

(”L-比值



玉00 f比值
卫50

2∞

I．50

1．00

o．50

第三章 自平衡试桩承载特性数值分析

o．00 o—一一⋯一
D“)

O l 2 3 4

互90 r比值
2-70 -

7．．S0}
2．31)I

2．Io l
I．90}

I．70 l
1．50 L一——

O 2 3 4

(c)D一比值 (d)土参数一比值

0

图3．14各种条件自平衡与传统加载的桩端力比值

5000

45 L Sp(mm)

1·∞f比值

1．15

I．10

图3．15不同LF自平衡与传统加载的Qp-Sp关系

L下(m)

J．05 o—————J——————‘——————L—————』——————‘————一

I．30

I．2D

I．10

0 5 lO 15 ∞ 衢 30

比值

(a)L下．比值

O 2 3

(c)D一比值

图3．16

i．60 r比值

I．50

1．40

1．30

1．2D

I．10

I．∞

1．：擒

I．24

1．20

I．16

I．12

l：参数

L(目)

t．．．．．，．．------．--—-．．．JL．．．．．．．．．．．．．．．．．．．．．．．L．．．．．．．—．．-．-．．．．．．．．．．L．．．．．．．．。．，．．．．一．J
40 60 ∞ l∞ I∞

(b)L-比值

O 2 3 4 5

(d)土参数一比值

各种条件自平衡与传统加载桩端割线抗压刚度比值

33

O

0

m

幅

∞

弱

∞

跖

∞



第二章 白平衡试桩承载特性数值分析

综合上述分析，超长桩按变形控制确定单桩极限承载力时，自平衡与传统

载荷加载下下段桩侧摩阻力和桩端力存在较大差异，一般情况自平衡下段桩桩侧

摩阻力和桩端力分别大于传统载荷下的桩侧摩阻力和桩端力。因此对于超长桩，

从变形角度考虑，自平衡试桩下段桩的结果不处理(现有文献中均不处理，如式

(3-1))直接作为单桩极限承载力的一部分，存在不妥，应考虑桩身压缩变形的影

响。

3．6本章小结

根据上述分析，可以得出以下结论：

1．传统载荷和自平衡加载下，桩轴力分布存在差异：自平衡加载下，靠近

荷载箱附近轴力变化幅度较大。桩周土侧摩阻力分布存在差异：自平衡加载下，

最大侧摩阻力的位置固定——靠近荷载箱附近，且沿深度变化较大；传统载荷加

载下，最大侧摩阻力的位置变化——随着荷载的增加，最大侧摩阻力的深度不断

往桩端靠近。

2．传统载荷和自平衡加载下不同深度的桩周土传递函数存在差异，且因深

度的不同而差异表现形式不同。

3．传统载荷和自平衡加载均达到极限状态(指试桩曲线出现明显的拐点，不

考虑变形控制)，自平衡与传统载荷上段桩极限总摩阻力比值粘性土为0．96，砂性

土为0．88，即粘性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩阻力与传统载荷试验产生的

向上总摩阻力基本相等，砂性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩阻力略小于传统

载荷试验产生的向上总摩阻力：自平衡与传统载荷加载下极限侧阻力比值沿深度

变化，上段桩比值随深度增加而增加，在荷载箱处达到最大，下段桩除荷载箱附

近比值接近1．O；虽然侧摩阻力的分布存在差异，但是自平衡试桩得到上、下段

桩极限承载力总和略小于传统载荷试验的到极限承载力(两者比值为0．97)，偏于

安全。

4．超长桩采用变形控制确定单桩的极限承载力时，自平衡和传统载荷加载

下下段桩承载形状存在较大差异，自平衡荷载箱越靠近桩端、桩越长、桩直径

越小、桩周土强度越高，两者的差异越大。自平衡与传统载荷下桩端力Qp．桩端

位移Sp近似呈直线关系，两者桩端割线抗压刚度接近，自平衡与传统载荷的桩端
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第三章 自平衡试桩承载特性数值分析

割线抗压刚度比值约为1．20，比值对荷载箱离桩端距离、桩长、桩直径、桩周土

的变化不敏感，两种加载方式下端阻力的差异主要表现为桩端位移的差异。因此

对于超长桩，从变形角度考虑，自平衡试桩下段桩的承载力结果直接作为单桩

极限承载力的一部分，高估了变形控制下下段桩的承载力，存在不妥，应当考

虑桩身压缩变形的影响。建议对于超长桩，把自平衡试桩结果转换为传统载荷

试验曲线，根据试验曲线确定单桩极限承载力。
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第四章 臼平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

第四章 自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

4．1概述

轴向荷载下桩的工作性状的研究方法主要有：弹性理论法、剪切位移法、

荷载传递法(位移协调法和解析法)、有限单元法。荷载传递法由Seed和

Reese(1957)t27J最早提出，把桩划分成若干个弹性单元，每个单元与土体之间用

非线性弹簧模拟，以模拟桩．土间的荷载传递关系，由静力平衡和桩身弹性理论

可导出荷载传递法的基本微分方程，根据实测传递函数或假设不同传递函数，分

别通过位移协调法和解析法研究轴向荷载作用下桩的工作性状。荷载传递法概念

简单，应用起来方便，只要确定了桩侧和桩端的荷载传递函数，在经过简单的运

算后就可以得到单桩的荷载一沉降关系式，计算结果与影响因素之间的关系非常

直观，因此很得到工程技术人员的认同。

荷载传递解析法：将桩侧土的荷载传递函数代入基本微分方程，结合桩端

土传递函数和桩边界条件，求解微分方程可以得到桩身的位移和轴力分布，进而

可以得到桩顶的荷载和传递曲线。荷载传递解析法的结果直观，得到比较广泛的

应用。荷载传递解析法的关键是确定桩端和桩侧土的传递函数，荷载传递函数一

般假设一定的函数形式：双曲线、指数函数、幂函数或若干个函数的组合，国内

外实测资料证明，双曲线函数能较好描述桩土间的荷载传递特性【33】。由于直接

采用双曲线函数，求解微分方程困难，通常将双曲线函数简化，如罗惟德(1990)

147J将桩侧土传递函数采用理想弹塑性模型，桩端土传递函数采用线弹性模型；

陈龙珠等(1994)【331将桩侧土和桩端土传递函数简化为双折线硬化模型r^(2“000)【48】

将桩侧土传递函数简化为三折线硬化模型，桩端土传递函数简化为双折线硬化模

型；其中以双折线模型应用最为广泛。

根据已有的文献，荷载传递解析法主要研究桩顶施加轴向抗压荷载下桩的

工作形状研究，对抗拔桩的工作形状研究次之，而自平衡试桩法下(同时有顶和

压)的荷载传递解析法未见有人研究。本章对桩侧土应用双折线模型、桩端土采

用三折线模型，推导自平衡试桩下荷载．沉降关系的解析解，可以更清晰地了解

在自平衡试桩荷载作用下，桩的工作性状。



第四章 自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

4．2自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

4．2．1基本微分方程。例

图4．1桩微段受力模式

根据静力平衡和桩身材料的变形特性，可以得到桩身轴力O、桩身位移W

和桩侧摩阻力q。的关系表达式。取桩身Z处的微小桩段dZ，由静力的平衡条件

(图4．1)可得：

Q=Q+坦+uqJdZ

由此得
吼一万1翥dO (4-1)

由桩躯缩变形dW与轴力Q之间的关釉肚一Q南，可以得到z断
面轴力：

Q=-Ep彳西dW(4-2)
将式(4—2)代入式(4．1)，可以得到：

E。A d2W

吼2言万
即：

id2W：鲁吼(4-3)万2币吼 )

式(4—3)就是桩土荷载传递法的基本微分方程。

以上式中：

A——桩身横截面面积：

Ep——桩身弹性模量；
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第四章 自平衡试桩下荷载一沉降曲线解析解研究

I卜桩身周长。
4．2．2荷载传递函数模型和基本假定

qs

Sml(sm2)

(a)桩侧土

W

R
A

8b Sbl

由桩端土

繇

图4．2桩土的荷载传递函数简化模型

桩土的荷载传递函数采用简化模型如图4．2所示。图中(a)采用双折线模型

简化桩侧土的传递函数，括号外的参数描述自平衡荷载箱上段桩侧土的传递函

数，括号内的参数描述自平衡荷载箱下段桩侧土的传递函数；图中(b)为桩端土

的传递函数采用三折线模型简化。由于自平衡荷载箱一般距离桩端较近，桩端土

的传递函数采用双折线模型能比较好地模拟桩端土的受力性状：同时考虑到自平

衡试桩下用解析解的应用：(1)研究沉渣对试桩的影响(增加对沉渣的厚度和性质

的反映)；(2)把自平衡试桩结果转换成传统载荷试验曲线(采用三折线模型可以很

好简化下段桩的荷载．沉降曲线)，因此桩端土的传递函数采用三折线模型。图中

入i(i=1．4)为桩周土的抗剪刚度系数【33】，ki(i=1．3)为桩端土的抗压刚度系数【33】，两

者单位均为kPa／m(文献[33、47]中入i包含有桩周长，单位为kPa，ki包含桩端面

积，单位为kN／m，本文认为如需将参数推广应用，参数中应排除与桩径的有关

的要素)。

荷载传递解析解推导作如下假定：

1)．根据文献【50l，桩端土的弹性极限位移Sb一般大于桩侧土的弹性极限位

移Smi(i=1．2)，因此解析解推导时假定桩侧土先于桩端土进入塑性阶段，即当桩

端土进入塑性阶段时，桩侧土已完全进入塑性阶段；
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2)．桩身截面均一，承载过程中呈线弹性形状；

3)．地基土为均质。

4．2．3解析解的推导

O

O

(a)上段桩 秭下段桩

图4．3 上下段桩局部进入塑性阶段

自平衡试桩将桩以荷载箱为界分成上段桩和下段桩，上段桩和下段桩的边

界条件有差异：上段桩的桩端(顶部)为自由端；下段桩的桩端受土体约束。因此

分别推导上段桩和下段桩荷载．沉降曲线解析公式。解析解推导的思路：自平衡

试桩时荷载较小时，桩周土处于弹性阶段；随着荷载的加大，桩周土自荷载箱分

别向上和向下逐渐进入塑性阶段(如图43所示，R为桩周土塑性开展的长度，

R=0时对应的荷载、位移为桩周土弹性阶段和塑性开展的临界点，因此桩周土处

于弹性阶段不单独求解)；随着荷载的进一步加大，上桩段的桩周土完全处于塑

性阶段；下段桩的桩周土完全处于塑性阶段，进而桩端土处于第1塑性阶段f桩

端位移大于Sb)，桩端土处于第2塑性阶段(桩端位移大于SbI)最后。当桩周土局

部处于塑性阶段，分别列出塑性区和弹性区的基本微分方程，根据临界面(塑性

区和弹性区的分界面)上力和位移连续条件及边界条件，求解微分方程。

为描述方便，上、下段桩解析解的坐标以加载点为起点分别向上和向下为

|下(如图4．3)，上段桩桩长为L七，对应加载点荷载记为P t：和位移记为g}：下段

桩桩长为L f，对应加载点荷载记为P F和位移记为S下。
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第四章 白平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

弘t 2√％(i爿'2’3’4)，届卸P“i=l，2)， 屏％厶F(i-3，4)，记

以：了ki(i=l，2，3)。
Dp

(一)．上段桩解析解推导

1．上段桩周土局部处于塑性阶段，即塑性区0≤R≤L上

桩周土塑性阶段和弹性阶段共存，将相应的荷载传递函数代入基本微分方

程得到下列微分方程：

南阮％t+如(％q∥】 o≤Z≤R

(4-4)

’鲁=南概 随钆
边界条件：

西drY2匕一卜=o 嘲IZ=O=趾(4-5)

连续条件：

记嘶

b=鲁b 吼：R=毗：R (4．6)

=辱俨啦34h
贝JJ(4．4)方程组变为：

一口22)sinl+口22％

嘲=bl(cha2Z+b2sha2Z)一mSm!

％=b3(chcqZ+b4shaIZ)

盟∥

盟忽

盟舻



第四章 自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

式忙筝。
由边界条件可得：

％Iz：o=6I一厅心册I=s上解得： 6l=S上+小如l

Z=L上=b3al(shctllj=+64chctl，t-)=O解得：64=一thflt

式中届=atl上(i=l，2)。

由Z=R处的连续条件可得：

上述两式相除得到：

一竺坐丝!墨±垒丝理．：一块
bl(cha3R+b2sha3R)一mS小I

3

记6；：—cq(thfli-—thctI R)
。

1一thfllthctiR

解得：

62．一堂半
"1己b6=b5shct2R+a2cha2R

因％f，R夕=％IZ-R=S历l

即S册l=bi(cha2R+b2sha2R)一mS小l

将(4—7)、(4—1 1)、(4．12)式代入(4．13)，化简得

p卜：s川I—a2—wh—a—2R—+ra2—bss—ha2R—mS．1
a，。

则6I：s历l—a12—ch—a2R—+下a2—b5s—ha2R
口，‘

将(4—12)、(4·15)代／k．(4．1 1)得

4l

(4-7)

(4-8)

(4·9)

(4-lO)

(4-11)

(4—12)

(4-13)

(4—14)

(4—15)

固

p

吼

即

妇

砌

缓

怫

铂一

叫

挥I●P

即

砷

阢

“

鲥

b

O

6

铆

r

3

引

幻

嘞
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卜

用

尺

一2、，
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2
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如=一孑a12赢shct鬲2R+五a2b函sch面ct2R

因尸E=一互p彳面awl Iz=o，则

(4-16)

P_l==-EpAa2b!b2=EpASml—a12S—ha2—R+a_2bschct2R 件17)

得到：

P．I：=EpASrnI—a12—Sha—2R瓦+c—t2bs—cha2R

ls上：毛。竺；：!垒丝墨±筝；堡兰垒竺：墨一所。％。‘4-18’
式(4-18)中P上和S上关于R的函数，随着塑性区R(O≤R≤L上)的开展，可

当R=O，对应桩周土处于弹性阶段和塑性开展临界点位移和荷载：

S上=Sml ％=EpAS_l，llctlthfl!

因此当桩周土处于弹性阶段时，位移和荷载的关系为：

}=EpACti懒 (4-19)

2．上段桩周土均处于塑性状态，即R=L上

d2W ，r，

万2南‰s一五2(W-Sml)】(4-20)

面|z=￡}二20 形lz=o=趾 (4-21)

W=b7(chct2Z+bssha2Z)一mS。I

由边界条件得：

b7=S上+mS用I bs=一th,02(4—22)
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因此：

W=(s上+mSm!)(cha2Z—thfl2shct2Z)一mS膈I (4—23)

因尸h=-EpA鲁lZ-一IJ
P上=Ep彳(s上+mSml)thfl2a2 (4-24)

由式(4—24)知，当上段桩的桩周土全部处于塑性阶段时，P t与S t成线性关

系，斜率EpAth8 2Q 2。由式(4-19)和(4—24)n--I"以看出，当给定试桩曲线可以容易

确定入l、入2、SmI。

3．当入2=0，解析解公式

当入2=0，由于Q 2=0，公式(4一18)、(4-24)中分母为0，采用罗必塔法可以

得到相应的荷载和沉降关系：

①当桩侧土塑性区0≤R≤L上，(4．18)变为

厂尸t=Ep彳如l(a12R+毛)
l

< (4．25)

Ls上呱I(6；二+车R2+。)
②桩侧土均处于塑性R=L t，式(4．24)变为

尸上=EpASmialz￡上=SmIZIUL E (4—26)

此时上段桩完全破坏，荷载已达极限值，而位移继续增)Jn(N想塑性状态)。

(二)．下段桩解析解推导

1．下段桩周土局部处于塑性阶段(桩端土处于弹性阶段)，即塑性区O≤R≤L下

基本微分方程变为：

边界条件：

+,t4(％一如2)】 0≤Z≤R
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R≤Z≤L下

(4—27)
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第四章 自平衡试桩卜．荷载．沉降曲线解析解研究

Ep彳瓦dW2 lZ=LT=-白％|Z：￡下彳 ％lz=o=蹄

连续条件：

d％I —d％‘面lz=R—iFIz=R
解得：

嵋=cI(cha4Z+c2sha4Z)一nSm2

w2=c3(cha3Z—C4sha3Z)

式中疗：生拿
tZ4‘

由边晃条件可得：

嘶IZ=O=Ci—nS脚2=孓F

M IZ=R=w2 lZ=R

解得：Cl=S-F+峨2

面dW2 fZ=L-F=C3咖蜗一c4嘲)2每(粥w确)

解得咱=篇
式嘞。去
由Z=R处的连续条件可得：

ClCt4(shct4R+c2cha4R)=c3a3(sha3R-c4cha3R)

上述两式相除得：

一善坚璺!些丝墨±垒堕丝旦．：一c。
cI(cha4R+c2shct4R)一nS所2

。

讯s=篱
解得：

(4·28)

(4·29)

(4·30)

(4-31)

(4—32)

(4—33)
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C2
2。‘

tz4sha4R+cscha4R

C6

+
nS，行2C5

式中c6=cssha4R+a4cha4R

因WI(R)=％Iz：尺=S历2

ClC6

即S册2=cl(chct4R+c2sha4尺)一，心肌2

将(4—30)、(4·34)、(4-35)式代入(4．36)，化简得

s下：s用2—a—32—c—h—ct—4—R—+—a了—4c—s—sh—a—4一R一，心脚2
54。

则cl-s臃2—cc32—ch—a4—R+—a—4c—sshcc4R
54‘

将(4·35)，(4-38)代入(4．34)得

铲一孑ct32瓦sha4鬲R+瓦a4c面schitz4R

[]PF=-E．．A d北WI Iz：。，则

尸下=一EJ口Atz4ClC2=EP彳晶2

得到：

ct32shct4R+a4c5cha4R

口4

(4-34)

(4-35)

(4-36)

(4-37)

(4—38)

(4—39)

(4-40)

(4-41)

式(4-41)中P下和S下关于R的函数，随着塑性区R(O≤R≤L下)的开展，可

得P．F-S下曲线。

2．下段桩周土均处于塑性状态，即R_L上，且桩端土仍处于弹性

基本微分方程变为：

万d2W=币U w所2+厶(形一瓯2)】
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边界条件：

第四章 自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

Ep彳西dW lZ=L-F=_七l矿IZ=虾彳 ∥Iz_-o=蹄

解得：

W=di(cha4Z—d2sha4Z)一蛾2

由边界条件得：

∥l：：o=ST=dI一，必k2 z⋯10：dl=S下+，心m2

面dW Iz-￡下刊t球J柏一吒啪)一每瞄(讹+如妣)一峨2】

记"丽kl

d2=
一[蝴懒一警]

chp4+1728h∥4

因咋=一Ep彳面dW lZ=o，则

(4-43)

(4铂)

(4—45)

尸F=一Ep彳口4dtd2=Ep彳皇垄!垒翌生±!笔老宝笋；与主三豸学口4 c4-46，

由式(4．46)可知，P下和S下呈线性关系。

3．桩端土进入第l塑性的临界位移S下。和I瞄界荷载P下。

基本微分方程见(4—42)。

边界条件为：

d形

Ep么百lz；虾2一毛&彳
同理解得：

W=d3(cha4Z+d4sha4Z)一nSm2

由边界条件得：

WIz：L-F=& (4-47)

(4-48)
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第四章 白平衡试桩’I-荷载．沉降曲线解析解研究

解得：

因S下。=WIz--o=d3一nSm2，得至0：

S。Fc=nSm2(chfl4—1)+&chp4+t12Sbshfl4

因％=一Ep彳面dW|z=0，则
P下c=一E，Aa4d3d4=Ep A[r12Sbchfl4+(nSm2+sb)shP4]a4

4·桩端土进入第1塑性阶段(S下≥S下c，Wlz：L-r<Sbl)

基本微分方程见(4．42)。

边界条件为：

(4-49)

(4—50)

(4—51)

EJ口彳西dW Iz：￡下=卜七I既一七2(WlZ=LT--&)M ∥lz：。=s下 (4．52)

解得：

W=d5(cha4Z—d6sha4Z)一心册2

由边界条件得：

形Iz：o=ST=d5一胁％2 得至lJ：d5=s下+心历2 (4—53)

z：￡下：一下(kl-k2)Sb一争【以(讹+吨s慨)一nSm2】：a5嘞(s懈+d6chP4)
Ep 艺p

化简为：

ds(shfl4+d6chfl4)=一(rt2一r／3)Sb—r13[d5(chfl4+d6shfl4)一，心脚2】

得d6=一
c仍c慨"慨，+与竽一警

chfl4+773shfl4

因咋=一％彳西dW IZ=o，则

(4-54)

尸F=一Ep爿口·dsd6=EpA墅墅兰垒生生±!垒堡正墅三丢；；j≥}}豸兰嘉丢詈王二!三螋口4(4-55)
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第四章 自平衡试桩‘卜荷载．沉降曲线解析解研究

由式(4-55)可知，P—r和S F呈线性关系。

5．桩端土进入第2塑性(形IZ=L-F=Sbl)对应临界位移S下cl和临界荷载P下cl

基本微分方程见(4-42)。

边界条件：

e，．Aa化W iz：虾-【一七l既一七2(既l一驯彳=【弋七l一七2)&一七2㈨M

WIz：￡下=Sbl

解得：

W=d7(ch口4Z+dsshct4Z)一nS棚2

代入边界条件解得：

d7=(nSm2+Sbl)ch,04+【(，72一r／3)St,+r13Sbl]shfl4

， 【(72—773)S6+773Sbl】+(nS小2+St,t)lhfl4aQ=一一。

(地S，，"+S61)+【(172—773)Sb+r13Sbl】thfl4

因S‘FcI=WIz：0=d7-nS研2，得到：

STcl=nS小2(chP4一1)+SbIchP4+【(772一r／3)St,+173Sbl]sh／34

因咋d=一层P彳西dW¨得到：

(4—56)

(4-57)

(4-5s)

咋cl=一E，彳口4d7以=EP,4t：t4{[(r／2—173)Sb+rt3Sbl]ch／94+(捍S睨+Sbl)ShP4} (4·59)

6．桩端土进入第2塑性阶段(S下≥S vci)

基本微分方程见(4-42)。

边界条件：

L％W彳Iz罟__o=SIZ--v虾蚋&也(％吲叱(％：虾嘞朋
解得

W=d9(chct4Z+dloShOt4Z)一蛾2

(4·60)



第四章 自平衡试桩F荷载．沉降曲线解析解研究

代入边界条件，解得：

a9=S下+nsm2

．，(玑c慨+㈣+坠掣一等吼0-一——————面再瓦劫■———一
因斥=一％彳老。得到：

(4-61)

P-F=-EpAa4dgdio=EpA绁业巡塑号撬署地巫堑盟嘶
(4-62)

7．当入2=0，解析解公式

当入2=0，由于Q 2=0，上述解析解公式中分母为0，采用罗必塔法可以得

到相应的荷载和沉降关系：

①下段桩周土局部处于塑性阶段(桩端土处于弹性阶段)，即塑性区O≤R≤L下

式(4．41)变为：

EpAS册2(ot32R+c5)

即％(I+csR+譬购
②下段桩周土均处于塑性状态，即R_L上，且桩端土仍处于弹性

式(4-46)变为：

去口32Sm2hiL下2+^I三下+口32s所2L下

砰2％彳L——1碌F—一
③桩端土进入第一塑性的临界位移S下。和临界荷载P下。

式(4-50)、(4-5 1)变为：

S．-Fc=．％+(htSb+—ct—3-=2S-一m．z三下)三下

PFc=EpA(居IS6+口32S坍2￡下)

49

(4-63)

(4-64)

(4·65)

(4-66)
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④桩端土进入第l塑性阶段(S F≥S下。，WIz=虾<既I)

式(4—55)变为：

二l a。2S。2h2L下2+h2S下+a32S研2L下+(‰一h2)S6

PF姐|口么L————1百F———一(4-67)
’⑤桩端土进入第2塑性(形Iz：抓=&1)对应临界位移S下。I和临界荷载P下cI

式(4—58)、(4-59)变为：

Sbl Sbl L下】三下 (4．68)cl= +【(厅l一 6+吃 +—二—：：—=￡下】三下 (4—68)

PFd—E．D彳[(啊一hp Sb+h2Sbl+532S研zLT)(4—69)

⑥桩端土进入塑性(S下≥S vet)

式(4．62)变为：

去口32S坍2h3L下2+玩上下+532S小2L下+(愧一吃)S6+(办2一h3)S6l
尸下以|口彳L———————可面了———————一(4-70)

按照塑性区的逐渐开展，得到自平衡试桩下桩侧土采用双折线模型、桩端

土采用三折线模型的完整解析公式：上段桩解析解公式见式(4．18)、(4．19)、(4．24)、

(4-25)、(4-26)；下段桩解析解公式见式(4-41)、(4-46)、(4—50)、(4-51)、(4-55)、

(4-58)、(4-59)、(4—62)、(4—63)～(4-70)。自平衡试桩下段桩的解析解结果也适用

传统载荷试验。

4．2．4解析解模型参数

以采用双折线模型为例，自平衡试桩解析解的模型参数共计9个参数。当

有区域土层传递函数的经验参数时，对各土层的传递函数简化，可根据厚度加权

平均法分别得到上下段桩侧土和桩端土的参数。但是区域土层传递函数的经验参

数比较少，因此解析解模型参数更多来自工程试桩的实测数据。

对于上段桩，根据解析解的结果，荷载．沉降曲线主要由3段组成：弹性阶

段(线性段)、桩侧土塑性开展阶段(非线性段)、桩侧土完全塑性阶段(线性段)，因

此根据上段桩的实测曲线结果可以比较准确地得到双折线模型的参数。

对于下段桩(桩端土仅考虑双折线模型)。桩端土kl抗压刚度系数，可由弹

性半空间上的刚性基础解答给出初估值∽521，见式(4．71)。根据下段桩解析解的
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结果，荷载．沉降曲线主要由4段组成：弹性阶段(线性段)、桩侧土塑性开展阶段

(非线性段)、桩侧土完全塑性阶段桩端土弹性(线性段)、桩端土进入塑性阶段(线

性段)，因此结合kl初估值和利用上述规律求解相应的模型参数。

kkl：旦：—丝一 (4．71)2—：rD(I—-v)2—rLD(I-—v2) 竹。71)

式中：

G一桩端土的剪切模量；
E_一桩端土的弹性模量；
v——桩端土的泊松比，一般可取O．48。

4．2．5工程实例验证

1．润扬长江公路大桥南汉桥南塔ZNl21试桩

ZNl21试桩的自平衡试桩试验数据引自文献【五41，桩长L=60．5m，桩直径

D=2．8m，上段桩长L上=59．0m，下端桩长L下=1．5m，桩身弹性模量Ep=3．6×

104MPa，上段桩自重约等于9000kN。桩周土和桩端土传递函数均采用双折线模

式简化，根据解析解公式(上段桩解析解得到荷载应加上段桩自重)和实测曲线拟

合得到的计算参数：入l=39925kP“m，入2=3155kPa／m，Sml=1．50mm；入3=9．5×

1 05kPa／m，入4=2．203×104kPa／m，Sm2=0．59mm；kl=2．6344×1 06kPa／m，k2=7．6459

×105kPa／m，Sb=1．36mm。解析解得到结果和实测结果见图4．4，从图中可以看

出，采用双折线模型可以很好地反映ZNl21试桩的荷载．沉降特性。

文献【41中ZN36试桩也采用自平衡试桩，桩长L=60．5m，桩直径D=1．2m，

上段桩长L上=58．7m，下端桩长L下=1．8m，桩身弹性模量Ep=3．2×104MPa，上

段桩自重约等于1600kN，与ZNl21位于同一场地，土层资料相接近。采用ZNl21

拟合得到参数用解析解计算ZN36桩荷载．沉降曲线和实测曲线见图4．5，从图中

分析，计算和实测曲线比较接近，反映出解析解拟合曲线得到模型参数具有较高

的精度，能满足实际工程的需要。计算和实测曲线差异可能原因：本工程土层存

在一定的变化：摩阻力及端阻力均存在尺寸效应的影响。

5l
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+实测 广
—卜解析解 ／

⋯翻矽t_／’『_。．。．。．

[12。。。一2q口uu’I‘。-’畸‘～囊!二
一lO}

一15
L

15『 s(mm)

图4．4 ZNl21试桩实测和解析解结果对比

：篡解。鬃◆．—卜解析解矿，，￡／．．—商∥

图4．5解析解计算结果和实测P．S曲线对比

2．南京试桩

这根自平衡试桩试验数据引自【22J，桩长L=25m，桩直径D=0．6m，上段桩

长L上=16．Om，下端桩长L下=9．0m，桩身弹性模量Ep_2．8×104MPa，上段桩自

重约等于100kN。桩周土和桩端土传递函数均采用双折线模式简化，根据解析解

公式(上段桩解析解得到荷载应加上段桩自重)和实测曲线拟合得到的计算参数：
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第四章 自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

入I=7955kP“m， 入2=1716kPa／m， Sm!=2．03mm； 入3=1．30×104kPa／m， 入

4=1500kPa／m，Sm2--I．23mm：kt=5．034×105kPa／m，k2=2．012×104kpa／m，

Sb=2．143mm。解析解得到结果和实测结果见图4．6，从图中可以看出，采用双折

线模型可以很好地反映该试桩的荷载．沉降特性。

10

S(mm)

(kN)

图4．6解析解计算结果和实测P．S曲线对比

上述实例验证表明，桩端土和桩侧土采用双折线模型能较好地反映自平衡

试桩的荷载．沉降特性，同时也验证了本文解析解的合理性。

4．3自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解应用分析

4．3．1解析解研究灌注桩沉渣的影响

试验表明桩侧摩阻力和端阻力是相互作用的，尤其是桩端土对侧摩阻力具有

明显的影响。吴兴序(1997)t531、施峰等(1999)t541、席宁中(2001)【55】和等人研究表

明，同样桩侧土条件下，桩端持力层强度越高，侧摩阻力越大；实底桩较空底桩

(桩底放置草笼等，类似沉渣)平均极限侧摩阻力高8．19％。因此灌注桩沉渣不仅

弱化桩端土的强度，而且影响桩侧摩阻力的发挥，对桩基承载力有比较大的影响。

同时厚具较大的沉渣给承载力的判别造成一定的迷惑性，影响承载力的确定。

图4．7是文献【56J中272号桩自平衡试桩(荷载箱位于桩端，桩端为密实的风
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化花岗岩)的下段桩的荷载与沉降曲线。图中清楚地反映出沉渣对下段桩曲线的

影响，沉渣的存在严重地影响自平衡试桩下段桩的承载特性：从图分析桩底的沉

渣厚度约为lOOmm：加载过程中直至沉渣压密后，才反映出理想桩端土的承载

特性；荷载箱总的位移160mm已超出其标准行程150mm【7l，说明过厚的沉渣会

导致自平衡试桩难以进行。

O瑚D 硼 3000 40011 5000∞∞70∞∞∞90∞

图4．7 沉渣对下段桩影响实例

桩底沉渣的软化作用影响的研究手段比较有限，最有效的办法是实测试验，

但费用开支较大。本文的解析解桩端采用三折线模型，可以有效地分析和研究不

同厚度桩底沉渣的影响，具体方法：将沉渣的厚度作为Sb，沉渣对应的抗压刚

度系数作为kI，正常桩端土层抗压刚度系数作为k2和k3，对应的临界位移为SbI，

应用上述解析解对沉渣的影响作定性的分析。沉渣对自平衡试桩的影响主要反映

在对下段桩的影响，因此主要针对下段桩分析。

1．不同桩长沉渣的影响

以传统载荷试验为例，取自平衡试桩的下段桩的解析解结果，桩侧土和桩端

土的传递函数均采用双折线模型简化，假定：桩直径D=2．8m，桩身弹性模量

E产3．6×10耳MPa； 入3=70756kPa／m， 入4=4539kPa／m， Sm2=1．477mm：

kt=10000kPa／m(假定沉渣抗压刚度系数)，k2-2．6344×106kPa／m，Sb=lOmm(沉渣

厚度)。桩长L=30m、60．5m、100m的解析解结果见图4．8。从图中可以明显看出，

短桩比长桩更早地显现出沉渣的影响；30m的桩在荷载较小时P．S曲线就出现明

。
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显的陡降，而100m的桩P-S曲线基本看不出沉渣的影响。因此桩长越短，对沉

渣的反映越敏感。由于自平衡试桩的下段桩一般距离桩端较近，所以沉渣对自平

衡试桩的下段桩具有显著的影响，相比而言传统载荷试验下长桩对沉渣的相对不

敏感，这是和传统载荷试验下桩端承载力占总承载力比例小吻合。

0

S(栅)

P(kN)

图4．8 不同桩长沉渣的影响

2．不同厚度的沉渣对自平衡试桩的影响

以ZNl21桩的下段桩为例，取双折线模型参数为基准，考虑桩端土沉渣对

桩侧土的弱化效应(假定弱化折减系数为80％)，并且增加桩端土沉渣的性质(桩端

土改为三折线模型)，对比沉渣厚度0(无沉渣)、10mm、50mm、100mm的荷载-

位移曲线，相应的参数见表4．1，对比的计算结果见图4．9。

表4．1沉渣厚度影响计算参数表

沉渣 入3 入4 Snl2 kl k2 k3 Sb Sbl

(mm) kPa／m kPaim mm kPa／m kPaJm kPaim mm mm

O 9．5X105 2．230X 104 O．59 2．6344X 106 7．6459X 105 1．36

10 7．6X105 1．7626X 104 O．59 1．0×104 2．6344X 106 7．6459X 105 10．O 11．36

50 7．6X105 1．7626X 104 O．59 1．0X104 2．6344×106 7．6459X 105 50．O 50．36

loo 7．6X105 1．7626X 104 0．59 1．0×104 2．6344X 106 7．6459X 105 loo．O IOO．36

图4．9直观地反映出沉渣对沉降的影响，解析解计算得到曲线和图4．7实测

曲线的趋势基本一致。当沉渣厚度足够厚时，导致下段桩沉降过大，而且自平衡
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试桩时荷载箱同时向上产生位移，由于荷载箱的行程有限制，最终可能导致荷载

箱因行程的不足而无法继续加载(传统载荷试验基本不存在该问题)。对比图4．8

和图4．9可以发现，自平衡试桩的下段桩越短，P．S曲线斜率变化越大，即沉渣

的影响越明显。

0 12000 24000 36000 48000 60000

P(kN)

{S(mm)
120 i

图4．9不同厚度沉渣的P．S曲线

根据文献【461，灌注桩极限承载力可按沉降量控制S=40mm．60mm，由于下段

桩长较小，取小值40mm对应的荷载作为极限承载力，则不同厚度沉渣下段桩的

极限承载力取值见表4．2。从表4．2和图4．9可以看出，当沉渣的厚度约小于35mm

时，按沉降量控制下段桩的极限承载力基本能满足60000kN的要求；当沉渣厚

度大于35mm时，随着沉渣厚度的增大，极限承载力锐减。

表4．2不同厚度沉渣下段桩的极限承载力

沉渣(mm) O 10 50 100

极限承载力(kN) >60000 >60000 18000 18000

综合以上两方面，得出自平衡试桩对沉渣有更严格的要求，因此采用自平衡

试桩时，须采取有效技术措施确保有效清除孔底沉渣：另一方面由于自平衡加载

对沉渣的敏感性，较小吨位的荷载箱就可以用来检查灌注桩实际清孔效果，如图

4．7所示荷载500kN就可检验出桩底沉渣，而传统载荷试验长桩的侧摩阻力发挥

可能影响到沉渣的判断。

O

∞

∞

∞
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4．3．2解析解预估荷载箱的位置

自平衡试桩法的原理决定荷载箱的位置非常关键，荷载箱所处的位置应使上

段桩和下段桩的极限承载力基本相等。常规的方法，上段桩按抗拔桩(对应的修

正系数取上限)、下段桩按抗压桩采用规范公式‘321分别估算极限承载力，调整荷

载箱位置直至上段桩(考虑桩自重)和下段桩的极限承载力基本相等。常规方法简

单，但是由于岩土工程勘察报告所给出土层的侧摩阻力和端阻力经常因勘察单位

和个人的差异而不同，而且实测表明岩土工程勘察报告中的侧摩阻力和端阻力经

常偏小f71，静载荷试验中当荷载施加到预定最大荷载，实测P．S曲线大部分表现

平缓。

荷载传递函数能较好地反映桩承载的全过程，对某个地区当有土层传递函数

的经验参数时，理论上讲采用解析解预估荷载箱的位置比较有效。解析解预估荷

载箱的位置具体方法：对各土层的传递函数简化，给定荷载箱位置根据厚度加权

平均法分别得到上下段桩侧土和桩端土的参数，计算出上段桩、下段桩的荷载．

沉降曲线，通过调整荷载箱位置和分析曲线特征，最终确定荷载箱位置。区域土

层传递函数的经验参数可以采用优化方法得到，如张尚根等【29】采用改进poweU

优化方法，利用南京部分大直径桩试桩得到土层双曲线传递函数的参数。

为说明解析解预估荷载箱的位黄方法，下面给出一算例。桩长L=60m，桩

直径D=I．2m，桩身弹性模量E。_2．8×104MPa，桩重度等于25kN／m3，假定计算

参数： 入1=40000kP“m， 入2=lOOkPa／m，Sml=1．5mm； 入3=70000kPa／m， 入

4=700kPa／m，Sm2=1．0mm：kl=2．0×1 06kPa／m，k2=1 0000kPa／m，Sb=2．0mm。采用

解析法分别试算荷载箱距桩底10m、15m、20m时(假定荷载箱位置变化不影响

上述参数，上段桩的荷载考虑自重荷载)的荷载一沉降曲线，结果见图4．10。从图

4．10中P．S曲线形态可以看出，当自平衡试桩的荷载箱距桩底15m时，上段桩

和下段桩的极限承载力值基本相当。
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图4．10荷载箱处于不同位置的P．S曲线

4．3．3解析解拟合传统载荷试验曲线

为验证自平衡试桩法的有效性，有必要对比自平衡试桩法和传统载荷试验方

法的结果，但荷载箱上段桩与传统载荷试验时受力不同，两者不能直接对比，因

此将自平衡试桩法得到试验结果转换成传统静载荷试验曲线，然后与实测传统载

荷试验对比。

1．目前拟合传统静载荷试验曲线方法

目前自平衡试桩法测试结果向传统静载曲线转换的方法主要两种：

1)经验法【7A 10’121，根据荷载箱上下位移同步的原则转换(当施加荷载较小

或假定桩为刚性时，直接取对应的位移作为拟合曲线的位移；考虑桩的压缩变形

时，取对应的位移+计算得到桩身压缩变形作为拟合曲线的位移【131)，即通过相等

位移进行叠加荷载(上段荷载乘大于1的系数K)的方法，见式(4．72)。该方法简

单，为欧美等国常用的方法。

Q=KQ++Q一 (4-72)
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式中：

Q+：上段桩某一位移下荷载扣去上段桩的自重：

Q。：下段桩某一位移下荷载。

欧洲取K=I．0，对于L／D≤20的短桩，取K=I．5。东南大学土木工程学院做

了一定对比试验，得出K=I．O～1．6，认为桩端土刚度大Es≥50MPa，且L／D≤

20的情况取大值【91。

2)荷载传递位移协调法㈣(该文献中称为精确转换法)，东南大学龚维明等人

提出，假定下段桩荷载一位移关系与传统载荷试验法是相同的，上段桩侧土传递

函数采用试桩时实测的不同土层桩侧摩阻力一变位量关系(桩侧摩阻力乘修正系

数，砂土和粘土(粉土)的修正系数分别为1．43和1．25)t571，将上段桩分割成见11

段，对每一假定荷载箱向下位移(对应的荷载按下段桩荷载一沉降关系取值)应用

位移协调法自上段桩的最下一个桩段逐渐往上递推，直到得到桩顶位移和相应的

荷载，因此通过给定一系列荷载箱向下位移，可以得到一系列桩顶位移和相应的

荷载，可以得到传统静载荷试验条件的试桩曲线。

2．解析解拟合传统载荷试验曲线

已有自平衡试桩法测试结果向传统静载曲线转换方法，经验方法简单，但缺

乏完善的理论基础；荷载传递位移协调法理论完整，但要求实测各土层的传递函

数，增加自平衡试桩法的工作量。

解析解拟合传统载荷试验曲线方法(以下简称荷载传递解析转换法)，首先上

段桩通过拟合实测曲线得到桩周土的双折线模型参数入1、入2和Sml(容易得到)，

考虑上段桩侧摩阻力位向下，参照文酬101对入l和入2均除以Y加以修正，Y为

修正系数(根据有限元计算结果，修正系数随深度变化而变化，但是由于缺乏实

例验证，暂时按抗拔桩的上限取值)，由式(4．73)确定；将下段桩P．S曲线视为桩

端土，当曲线平缓时采用双折线近似描述，否则可采用三折线近似描述；根据得

到的参数，利用自平衡试桩解析法下段桩结果可得到传统加载曲线。荷载传递解

析转换法具有理论完整，不要求实测传递函数，使用简单方便的优点。

厂2乏乏 洚73，

yl y2

式中，
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L E l：砂土厚度，7l砂土修正系数取O．7；

L t2：粘土和粉土厚度，，z粘土和粉土修正系数取O．8；

3．荷载传递解析转换结果与传统载荷试验对比

1)苏通大桥试桩

根据文献【58’591苏通大桥的N1、N2试桩分别进行锚桩法和自平衡试桩(自平

衡试桩)对比试验，两根试桩的直径D=I．0m，桩长L=76m，桩身混凝土等级为

C25，地质情况基本相同，均采用泥浆护壁钻孔成桩，自平衡试桩试桩的荷载箱

位于桩底以上15m。

采用解析解拟合N2试桩的上段桩得到：入1=2．25×105kPa／m，入2=o，

Smt=1．08mm，解析解得到结果和实测结果见图4．1 l；取Y=O．75，修正后的入I

和入2分别作为入3和入4，得到入3=3．00×105kPa／m，入4=0，S．a=1．08mm；下段

桩P．S曲线采用三折线近似，kl=7．895 X 105kPa／m，k2=1．395×105kPa／m，k3=8．635

×105kPa／m，Sb=3．62mm，Sbt=15．00mm。N2试桩采用荷载传递解析转换法得到

载荷曲线和N1试桩实测传统载荷曲线见图4．12，转换和实测曲线形态吻合较好。

从图中可以看出，N1试桩的极限承载力为10000kN，根据N2试桩的转换曲线

得到极限承载力为9700kN，两者的结果比较一致。

图4．1l N2上段桩实测和解析解结果对比

(kN)
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O

P(kN)

图4．12 N2试桩转换结果和N1试桩实测传统载荷曲线对比

2)南京试桩

文献中【221的南京某试桩工程，采用自平衡试桩和堆载试验对比。自平衡试

桩资料见4．2．5节内容，传统载倚试验桩长为28m，比自平衡试桩长3m。根据

4．2．5节拟合结果：入l=7955kPa／m，入2=1716kPa／m，Sml=2．03mm：取Y=0．75，

修正后的入l和入2分别作为入3和入4，得到入3=l 1364kPa／m，入4=2451kPa／m，

Sna=2．03mm：下段桩P．S曲线采用双折线近似，kl=8．038 X 105kPa／m，k2=1．359

X 105kPa／m，Sb-2．2mm。荷载传递解析转换法得到25m桩长的载荷曲线和实测

28m桩长的传统载荷曲线见图4．13，当P≤1260kN时两者曲线吻合较好，且最

后一段曲线的斜率接近。由于转换的桩长比实测桩长短3m，拟合曲线比实测曲

线早出现拐点，这符合工程实际情况，即增加桩长提高承载力。

O

图4．13拟合和实测传统载荷曲线对比
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4．荷载传递解析转换法与其他方法的比较

1)松花江大桥3号试桩

根据文献160l，松花江大桥3号试桩位于黑龙江肇源县内，该试桩采用自平

衡试桩法作静载荷试验，试桩的直径D=2．0m，桩长L=75m，桩身混凝土等级为

C30，自平衡试桩的荷载箱位于桩底以上23m。

采用解析解拟合3号试桩的上段桩得到：入I=1．494X 105kPa／m，入2=1076

kPa／m，Sml=4．44mm，解析解得到结果(考虑桩自重)和实测结果见图4．14；取Y

=0．80，修正后的入l和入2分别作为入3和入4，得到入3=1．867 x 105kPa／m，入

4=1345，Sm2=4．44mm：下段桩P．S曲线采用双折线近似，kl-1．355X 106kPa／m，

k2=5．787X 105kPa／m， Sb=5．1mm。3号试桩采用荷载传递解析转换法和文献【591

采用荷载传递位移协调法得到载荷曲线见图4．15，从图中看出两种转换方法得到

结果吻合较好，荷载传递解析转换法得到位移稍小于荷载传递位移协调法。

P(1州)

0 5000 10000 15000 20000 25000 30000 3SO∞40000 45000

图4．14 3号试桩上段桩实测和解析解结果对比

0 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 80000

---'1 P(kN)

图4．15 3号试桩两种不同转换方法得到传统载倚曲线

∞

∞

∞

嬲

m

O

o

5

m临{寻拈∞％∞蛎



第四章 臼平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解研究

2)苏通大桥N2试桩

根据文献【58J经验法(K三l，假定桩为刚性体)和荷载传递位移协调法(修正系

数取1)的结果，苏通大桥N2试桩采用不同的转换方法得到结果与Nl试桩结果

对比见图4．16。从图中可以看出：经验法中看不出明显的拐点，荷载传递位移协

调法和荷载传递解析转换法可以看出拐点，两者得到极限承载力分别为9700kN

和10400kN，与实测的极限承载力10000 kN接近；经验法得到位移小于另外两

种方法，但是对于超长桩忽略桩身压缩性显然不合理(实测表明，桩身压缩变形

占总沉降的比重较大)；荷载传递位移协调法和荷载传递解析转换法得到转换结

果与实测曲线形态吻合较好，显示较高的转换精度。

0 2000 4000 6000 8000 10000 12000 14000

P(kN)

图4．16不同方法转换结果与实测的对比

根据上述分析，荷载传递解析转换法能有效地把自平衡试桩结果转换成传统

载荷曲线，和实测传统载荷曲线吻合较好，具有较高的精度；荷载传递解析转换

法和荷载传递位移协调法得到拟合传统载荷曲线比较接近；相比其他转换方法，

荷载传递解析转换法具有明显的优点：理论完整、不需实测传递函数、简单适

用，相信荷载传递解析转换法能在实践中得到不断的应用。

4．4本章小结

1．按照塑性区的逐渐开展，得到自平衡试桩下桩侧土采用双折线模型、桩
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第四章 白平衡试桩F荷载一沉降曲线解析解研究

端土采用三折线模型的完整解析公式。自平衡试桩下段桩的解析解结果也适用传

统载荷试验。

2．通过两个工程实例验证，反映出本文解析解能较好地描述自平衡试桩的

荷载．沉降特性，验证了本文解析解的合理性。

3．应用本文解析解，研究沉渣对自平衡试桩的影响，说明自平衡试桩对沉

渣有更严格的要求：另一方面由于自平衡加载对沉渣的敏感性，可以用来检查灌

注桩实际清孔效果，而传统载荷试验长桩的侧摩阻力发挥可能影响到沉渣的判

断。

4．应用本文解析解，可以预估荷载箱的位置。

5．应用本文解析解可把自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线(称荷载传递

解析转换法)，和实测传统载荷曲线吻合较好，具有较高的精度；荷载传递解析

转换法和荷载传递位移协调法得到拟合传统载荷曲线比较接近；相比其他转换方

法，荷载传递解析转换法具有明显的优点：理论完整、不需实测传递函数、简

单实用，相信荷载传递解析转换法能在实践中得到不断的应用。



第五章结论与展望

5．1结论

第五章结论与展望

本文编制了单桩轴对称非线性有限元计算程序(土体采用Duncan-Chang的

E．K模型、桩本构模型采用线弹性模型、接触面采用Goodman无厚度接触面单

元)，利用该程序分析自平衡试桩对超长桩承载特性的影响。推导得到自平衡试

桩荷载．沉降曲线完整解析解(桩侧土采用双折线模型、桩端土采用三折线模型)，

并应用该解析解研究沉渣对灌注桩的承载力影响、预估自平衡试桩荷载箱的位

置、把自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线。根据上述分析结果得到以下结论：

1．传统载荷和自平衡加载下，桩轴力分布存在差异：自平衡加载下，靠近

荷载箱附近轴力变化幅度较大。桩周土侧摩阻力分布存在差异：自平衡加载下，

最大侧摩阻力的位置固定——靠近荷载箱附近，且沿深度变化较大：传统载荷加

载下，最大侧摩阻力的位置变化——随着荷载的增加，最大侧摩阻力的深度不断

往桩端靠近。

2．传统载荷和自平衡加载下不同深度的桩周土传递函数存在差异，且因深

度的不同而差异表现形式不同。

3．传统载荷和自平衡加载均达到极限状态(指试桩曲线出现明显的拐点，不

考虑变形控制)，有限元计算算例得到自平衡试桩与传统载荷上段桩极限总摩阻

力比值粘性土为0．96，砂性土为0．88，即粘性土中自平衡试桩的上段桩向下总摩

阻力与传统载荷试验产生的向上总摩阻力基本相等，砂性土中自平衡试桩的上段

桩向下总摩阻力略小于传统载荷试验产生的向上总摩阻力：自平衡与传统载荷加

载下极限侧阻力比值沿深度变化，上段桩比值随深度增加而增加，在荷载箱处达

到最大，下段桩除荷载箱附近比值接近1．0；虽然侧摩阻力的分布存在差异，但

是自平衡试桩得到上、下段桩极限承载力总和略小于传统载荷试验的到极限承

载力(两者比值为0．97)，偏于安全。

4．超长桩按变形控制确定单桩的极限承载力时，自平衡和传统载荷加载下

下段桩承载性状存在较大差异，自平衡荷载箱越靠近桩端、桩越长、桩直径越

小、桩周土强度越高，两者的差异越大。自平衡与传统载荷下桩端力Qp．桩端位

6S



第五章结论与展望

移Sp近似呈直线关系，两者桩端割线抗压刚度接近，自平衡与传统载荷的桩端割

线抗压刚度比值约为1．20，比值对荷载箱离桩端距离、桩长、桩直径、桩周土的

变化不敏感，两种加载方式下端阻力的差异主要表现为桩端位移的差异。因此对

于超长桩，从变形角度考虑，自平衡试桩下段桩的承载力结果直接作为单桩极

限承载力的一部分，高估了变形控制下下段桩的承载力，存在不妥，应当考虑

桩身压缩变形的影响。建议对于超长桩，把自平衡试桩结果转换为传统载荷试

验曲线，根据试验曲线确定单桩极限承载力。

5．通过两个工程实例验证，反映出本文推导的自平衡试桩下荷载．沉降曲线

解析解能较好地描述自平衡试桩的荷载．沉降特性，验证了本文解析解的合理性。

6．应用本文解析解，研究沉渣对自平衡试桩的影响，说明自平衡试桩对沉

渣有更严格的要求：另一方面由于自平衡加载对沉渣的敏感性，可以用来检查灌

注桩实际清孔效果，而传统载荷试验长桩的侧摩阻力发挥可能影响到沉渣的判

断。

7．应用本文解析解，可以预估荷载箱的位置。

8．应用本文解析解可把自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线(称荷载传递

解析转换法)，和实测传统载荷曲线吻合较好，具有较高的精度；荷载传递解析

转换法和荷载传递位移协调法得到拟合传统载荷曲线比较接近；相比其他转换方

法，荷载传递解析转换法具有明显的优点：理论完整、不需实测传递函数、简

单实用，相信荷载传递解析转换法能在实践中得到不断的应用。

5．2展望

自平衡试桩在工程实践中不断得到应用，但是自平衡试桩的研究工作相对

较为落后，作者认为需对以下方面作进一步的工作：

1．自平衡试桩和传统载荷试验下，对桩侧摩阻力和端阻力的荷载传递特性

做更多的实测对比，期望查清两种加载方式下荷载传递特性差异。

2．对于超长桩，常按变形控制确定极限承载力，根据本文分析结果：自平

衡和传统载荷加载下下段桩承载形状存在较大差异，因此自平衡试桩结果的处理

中如何考虑桩身压缩变形问题有待于进一步研究。

3．利用自平衡试桩下荷载．沉降曲线解析解对自平衡试桩下桩的工作形状



第五章结论与展望

作进一步的研究：该解析解把自平衡试桩结果转换成传统载荷曲线具有独特的优

点，期望能在实践中得到广泛的应用。
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