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大直径超长桩自平衡检测法极软岩转换系数研究
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【摘要】  自平衡检测法是一种高效的基桩承载力测试技术，实现了复杂环境中单桩承载力的直接测量，该方法中的关键

计算参数为转换系数，然而关于极软岩条件下转换系数的合理取值却鲜有研究。依托南京龙潭长江大桥主塔桩基础，开展原位

自平衡试验，获取了极软岩地层的试验结果。考虑上段桩桩侧承载力弱化效应，建立三维有限元模型，模拟了自平衡试验过程，

并基于试验与模拟数据对比，对转换系数取值进行定量分析。研究结果表明，极软岩地层中桩基转换系数取 0.9 时，模拟结果与

实测结果最为接近；在极软岩条件下，转换系数的修正使桩基极限承载力和承载力特征值增大，从而有助于提高承载力评价的合

理性，并为工程设计提供更加经济合理的取值依据。研究结果可为类似地质条件下的基桩自平衡检测试验参数取值提供参考。
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Conversion coefficient of extremely soft rock by Osterberg Cell Testing of
large diameter ultra-long pile
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【Abstract】 As an efficient test technique for pile bearing capacity, Osterberg Cell (O-Cell) testing can directly measure the bear-
ing capacity of single pile in complex environment. However, few studies have been conducted on the reasonable value of the key cal-
culation parameter γ in this method under extremely soft rock conditions. Based on the pile foundation of the main tower of Nanjing
Longtan Yangtze River Bridge, the in-situ O-Cell testing was carried out and the test results of extremely soft rock stratum were ob-
tained. Considering the weakening effect of the side bearing capacity of the upper section pile, a three-dimensional finite element mod-
el is established to simulate the O-Cell testing process, and the conversion coefficient is quantitatively analyzed based on the comparis-
on between the test and the simulated data. The results show that the simulated results are most close to the measured results when the
pile foundation conversion coefficient γ is 0.9 in the very soft rock formation. Under extremely soft rock conditions, the modification of
the  conversion  coefficient  leads  to  an  increase  in  both  the  ultimate  bearing  capacity  and  the  characteristic  bearing  capacity  of  pile
foundations, thereby improving the rationality of bearing capacity evaluation and providing a more reasonable basis for capacity selec-
tion in engineering design. The research results can provide reference for self-balancing test parameters under similar geological condi-
tions.

【Key words】 Osterberg Cell Testing；bearing capacity of foundation piles；extremely soft rock；conversion coefficient；finite ele-
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 0    引言

自平衡检测法作为一种高效的基桩承载力测试

技术，已在工程实践中得到广泛应用[1−2]。该方法通

过在桩体内设置荷载箱，利用上段桩与下段桩的承载

力互为反力，实现对单桩承载力的直接测量[3−4]。转

换系数在自平衡法中起着至关重要的作用，它将自平

衡法直接测得的数据转换为传统桩顶施荷静载法的

荷载位移数据，确保了测试结果的准确性[5]。合理选

取转换系数对评估桩基的安全性和经济性具有关键

作用。
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目前，关于自平衡法转换系数的研究已取得了

一定进展。转换系数受到岩土体类型、桩土刚度比

和桩径比等不同因素的影响[6]，但其中岩土类型为主

要影响因素[7−9]，因此众多研究和现行规范常根据地

质条件设置转换系数[10]。在砂土中，转换系数的取值

研究较为成熟，多数研究建议取值范围为 0.5～
0.8[11–12]。由于黏性土的剪切特性与砂土不同，转换系

数的取值通常较高，建议取值范围为 0.7～0.8[13–14]。

李　腾等[15] 通过分析自平衡试验桩身应力得到强风

化砂岩平均转换系数为 0.94。这些研究成果为自平

衡法在不同地质条件下的应用提供了理论依据。然

而对于特殊地层条件，如软岩和极软岩地层，转换系

数的研究尚显不足，需要进一步地深入探索。此外，

在自平衡方法中，转化系数的作用是将上段桩的抗拔

响应转换为竖向抗压响应，因此传统抗拔桩承载力的

计算方法具有一定的借鉴价值。现行《建筑桩基技

术规范》（JGJ 94—2008）[16] 规定了砂土和黏性土中的

单桩抗拔与抗压极限承载力的比值，即抗拔系数 λ，
但未提及岩石中的取值，且岩石中抗拔系数的研究也

鲜见报道。

尽管缺少对软岩和极软岩转换系数的直接研究

结论，但是由于其特殊的地质特性和广泛的分布范围，

其本构模型和承载力研究一直是岩土工程领域的热

点问题。现有研究表明，软岩和极软岩具有明显的应

变软化特性[17−20]，可以将其视作固结比很高的土[21−23]，

其力学行为受到超固结比[24]、结构性[25]、中间主应

力[26] 及温度[27–28] 等因素的影响。在试验方面，Kiku-
moto 等[29] 在室内试验中观察到软岩的软化及愈合

现象；在理论方面，很多研究也根据软岩的破坏模式

及蠕变规律构建了多种弹塑性本构模型[30−33]。现有

规范[10] 中，黏性土和粉土的转换系数取 0.8，砂土取

0.7，而岩石不区分类别取 1.0[10]，而上述研究表明，软

岩和极软岩的破坏及变形模式类似于硬土，因此，对

岩石地层的转换系数做进一步区分和修正是十分必

要的。

考虑到软质岩石在工程实践中的广泛存在，以

及现有规范取值可能存在的局限性，对极软岩转换系

数的研究显得尤为迫切。本文依托南京龙潭长江大

桥主塔桩基础开展了原位自平衡试验，获取了极软岩

地层的试验数据。建立三维有限元模型模拟了自平

衡试验过程，在对比试验与模拟数据的基础上，对试

验桩桩侧土体的承载力弱化效应进行定量分析。基

于分析结果，确定了极软岩地层最佳的转换系数，为

类似地质条件下的基桩自平衡检测试验参数取值提

供了参考。

 1    自平衡试验设计

 1.1    依托工程概况

南京龙潭长江大桥采用悬索桥方案跨越长江，

主跨 1560 m，南主塔高 237.7 m，北主塔高 235.5 m。

北主塔采用桩基础，共设置了 52 根钻孔灌注桩，群桩

呈行列形布置，桩径 2.2 m，桩长 92 m，为典型大直径

超长桩。承台采用哑铃型承台，平面尺寸为：75.7 m×
39.8 m，承台厚 6 m，钻孔桩采用 C30 水下混凝土，承

台采用 C40 混凝土。根据现场地勘报告计算，单桩

承载力设计预期值为 47141 kN。由于现场施工条件

限制，传统桩基承载力堆载或锚桩测试法实施难度较

大。因此本研究依托北主塔群桩工程开展了单桩承

载力自平衡法检测试验。试验点设在承台北侧边与

桥梁轴线的相交位置（见图 1），既可以保证试桩地质

条件与工程桩基本一致，又和工程桩保持了足够的安

全距离。图 2 为试桩地质剖面，从中可以看出，除去

地表粉质黏土夹粉土（施工过程中挖除该土层设置承

台），试桩主要穿越 3 个地层，分别为上层大范围的

中等风化粉砂质泥岩、中下层的疏松砂岩和最下层

的弱胶结含粒砂岩（持力层）。持力层下卧两个硬层

分别为含粒砂岩和弱胶结砂岩。根据地质勘察结果，

上部的中等风化粉砂质泥岩单轴饱和抗压强度 frk 仅
为 2.31 MPa，属极软岩，虽然其工程性能一般，但是

如此大范围的极软岩纵向分布为研究其承载特性提

供了极大的便利。
 
 

N

引桥承台

自平衡试验桩
群桩基础

桥梁轴线

北主塔承台

 
图 1    试桩位置平面图（单位：m）

Fig. 1　Layout of test pile (Unit：m)
 

 1.2    自平衡测试原理及试验系统

基桩承载力自平衡检测方法是静载法的一种新

形式，不同于传统静载法使用重物堆载或锚桩提供外

部荷载，自平衡法在桩基内部预埋荷载箱，利用桩身

自重、桩侧阻力及桩端阻力互相提供反力来测试基

陈怡坛等：大直径超长桩自平衡检测法极软岩转换系数研究 277



桩承载力。因其测试设备小巧灵活且采用液压方式

加载，使得其检测成本较低且适用于各种地质条件下

的大吨位基桩检测。试验中同时测得上、下两段桩

的荷载–位移曲线（Q-s曲线），通过等效转换原理，将

上下两段曲线等效为一段，然后按照传统静载法的判

别方法确定试桩的极限承载力和承载力特征值，此外

通过在桩身布设应变片还可以测出桩身侧阻分布和

桩端阻力。

自平衡试验系统由加载系统、位移传感系统、数

据采集系统和试验桩组成，图 3 为自平衡试验系统

的剖面示意图。加载系统的核心部件为荷载箱，其形

状为中空圆柱体，外径与试验桩钢筋笼外径一致，固

定在钢筋笼中部，随钢筋笼一同埋置在试验桩内。荷

载箱应设置在试验桩的平衡点处，平衡点以上各土层

对桩体侧摩阻力之和等于平衡点以下各土层对桩体

侧摩阻力与桩底持力层承载力之和，可根据试桩区地

层资料结合工程经验试算得到平衡点位置。荷载箱

作用于平衡点可以使得在加载过程中，上下两段试验

桩之一不会过早破坏，尽可能地还原工程桩真实受力

状态。荷载箱通过油管与地面加压设备相连，可以通

过油压值转换得到荷载箱施加的荷载值。位移传感

系统包括位移基准、位移杆或位移丝、护套管和位移

传感器。位移基准通过基准梁和基准桩架设在地表，

构建出一组不受荷载箱加载影响的地表框架，位移传

感器安装其上。图 4 为基准系统剖面及平面布置图。

为了使位移基准不受加载影响产生变形，基准桩与试

验桩边缘的水平距离 L不小于 3 倍的试验桩桩径 D。

位移杆或位移丝一端连接位移传感器，一端穿过护套

管连接在荷载箱上下表面，用以将荷载箱表面产生的

位移传递至位移传感器。数据采集系统同时连接位

移传感器和加压设备，实时获取荷载和位移信息并反

馈给信息终端。所有传感器和加压设备经过校准后

方能进场开展试验。
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图 3    自平衡试验系统剖面图

Fig. 3　O-cell test system profile
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图 4    基准系统剖面及平面布置图

Fig. 4　Reference system profile and layout plan
 

根据自平衡测试理论，荷载箱施加的荷载应直

接作用于试验桩的上下段，因此在平衡点位置将钢筋

笼主筋切断，并直接焊接在荷载箱表面。为了方便试

验桩浇筑时混凝土通过，荷载箱设计为中空形。在试

验桩主筋位置布设多组钢筋计，以获得加载过程中桩

身应力响应。图 5 为试验桩桩身仪器布设剖面图，

图 6 展示了自平衡试验系统现场搭建过程。

 

疏松砂岩
弱胶结含粒砂岩
含粒砂岩
弱胶结砂岩

自平衡法试验桩

荷载箱

桩底埋深: −92 m

地质钻孔

粉质黏土夹粉土
中等风化粉砂质泥岩

 
图 2    试桩地质剖面图

Fig. 2　Geological profile of test pile
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 1.3    加卸载方式

根据《基桩静载试验  自平衡法》（JTT  738—

2009）[10]，试桩最大荷载应不小于基桩承载力特征值

的 2.0 倍。经计算试验桩承载力特征值 47141 kN
（见 2.1 节），自平衡试验最大荷载设置为 2×69000
kN（荷载箱向上和向下的力分别为 69000 kN），符合

规范要求。试验加载过程分 15 级，卸载过程分 5 级，

具体加卸载分级见表 1。
 1.4    试验方法及过程

试验采用慢速维持法控制荷载，在每级加（卸）载

后的第 1 h 内的第 5，10，15，30，45，60 min 读取位移，

以后每隔 30 min 读取一次，位移达到稳定后开展下

一级荷载。卸载到 0 后应至少观测 2 h，测读时间间

隔 30 min。每级加（卸）载的竖向位移在 30 min 内不

大于 0.1 mm 视作位移稳定。在加载最后一级之前

若出现以下情况则停止加载：

（1）荷载箱上下一侧总位移量大于或等于 40 mm，

且本级荷载的位移量大于或等于前一级荷载的位移

量的 5 倍。取此终止时荷载前一级的荷载为极限加

载值。

（2）荷载箱上下一侧总位移量大于或等于 40 mm，

且本级荷载加上 24 小时后未达稳定。取此终止时

荷载前一级的荷载为极限加载值。

试验在检测场地、环境条件符合检测要求后开

展，且加、卸载过程均匀、连续、无冲击，每级荷载在

持荷过程中稳定无突变。在加载至 15 级时荷载箱
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图 5    试验桩桩身仪器布设剖面示意图

Fig. 5　Test pile instrument layout profile

 

(a) 荷载箱固定 (b) 荷载箱埋设

(c) 主筋切断 (d) 位移基准 
图 6    试验系统现场搭建

Fig. 6　Construction of the test system
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上下端依然位移稳定 ，因此荷载极限值为 2×
69000 kN。

 2    试验结果及分析

 2.1    试验桩承载力理论计算及平衡点确定

为确定试验加载范围，试验开始前依据《公路桥

涵地基与基础设计规范》（JTG 3363—2019）[34]6.3.3
条计算试验桩承载力特征值，计算公式如下：

Ra =
1
2

u
n∑

i=1

qikli+Apqr （1）

式中：Ra 为单桩轴向受压承载力特征值，kN；u为桩

身周长，m；Ap 为桩端截面积， m2；n为土层数；li 为各

地层厚度，m；qik 为各地层与桩侧的摩阻力标准值，

kPa；qr 为桩端土承载力特征值，kPa。
依据式（1），按照表 2 中的地层信息计算得到试

验桩承载力特征值为 47141 kN。
 
 

表 2    试验桩穿越地层信息
Tab. 2　Strata information traversed by test pile

地层
层底

埋深/m
极限侧阻力
标准值qik/kPa

承载力
特征值qr/kPa

中等风化粉砂质泥岩 81.42 150

疏松砂岩 88.22 90

弱胶结含砾砂岩 92.00 140 500
 

平衡点的确定对桩极限承载力的检测至关重要。

根据规范[10] 令上段桩身自重及桩侧极限摩阻力之和

与下段桩极限摩阻力及极限桩端阻力之和相等，从而

计算出平衡点位置，即通过求解式（2），得到荷载箱

埋深。

u
nu∑
i=1

qi,ultli+W = u
n∑

i=nu+1

qi,ultli+Apqult （2）

式中：qi,ult 为第 i层土的极限侧摩阻力标准值，kPa，在
缺少试验值时，可按表 2 取值；nu 为上段桩穿越的土

层数；W为试验桩上段自重，kN（需扣除浮力）；qult 为

持力层极限承载力，kPa。
根据试桩参数和表 2 地层信息，依据式（2）进行

试算，得到平衡点埋深为 60 m。

 2.2    试验结果

自平衡法试验得到试验桩荷载箱处上、下段荷

载位移曲线（见图 7）和时间位移曲线（见图 8）。图 7
展示了荷载位移曲线，从图中可以看出，在荷载箱作

用下，试验桩上段向上位移，最大位移 24.06 mm，随

着卸载位移逐渐减小，最终产生 15.6 mm 的塑性位

移；试验桩下段向下位移，最大位移 18.42 mm，卸载

 

表 1    试桩加卸载分级表

Tab. 1　Test pile loading and unloading classification

加载阶段 卸载阶段

级数 荷载/kN 级数 荷载/kN

1 2×4600 16 2×55200

2 2×9200 17 2×41400

3 2×13800 18 2×27600

4 2×18400 19 2×13800

5 2×23000 20 0

6 2×27600

7 2×32200

8 2×36800

9 2×41400

10 2×46000

11 2×50600

12 2×55200

13 2×59800

14 2×64400

15 2×69000
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图 7    试验桩荷载位移曲线

Fig. 7　Load-displacement curves of the test pile
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图 8    试验桩时间位移曲线

Fig. 8　Time-displacement curves of the test pile
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后残余位移 8.88 mm。在加载的过程中试验桩位移

基本呈线性发展，说明周边岩土体没有产生大范围的

塑性区。图 8 展示了荷载箱上下端时间位移曲线，

可以看出在所有分级荷载下的位移基本不随时间发

展而变化，说明荷载产生的主要为瞬时位移，荷载箱

在试验过程中处于稳定状态。

自平衡试验得出的两段荷载位移曲线需要通过

等效转换原理转换为桩顶荷载位移曲线，以确定试验

桩的极限承载力。桩顶等效荷载 Q和桩顶等效位

移 s分别按式（3）和式（4）计算。

Q =
Qu−W
γ
+Qd （3）

s = sd+
[(Qu−W)/γ+2Qd]Lu

2EpAp
（4）

式中：Qu 为荷载箱上端荷载，kN；Qd 为荷载箱下端荷

载，kN；γ为转换系数，根据现有规范[10] 依据荷载箱

上部岩土类型确定：黏性土或粉土 γ取 0.8，砂土 γ
取 0.7，岩石 γ取 1.0，若上部有不同类型的土层，γ取
加权平均值；sd 为荷载箱下端位移，mm；Lu 为上段桩

长，m；Ep 为桩身弹性模量，MPa；Ap 为桩身截面面

积，m2。

从式（3）可以看出，桩头等效荷载由两部分组成，

分别是等效后的上端荷载和原始下端荷载。下段桩

与传统桩头施荷的试验桩受力情况相同，因此不需要

转换。上段桩在传统试验中受到向下的荷载，周边土

体有越压越密实的趋势，而在自平衡试验中上段桩受

到向上的荷载，周边土体有隆起松散的趋势，导致

Qu 小于传统方法。因此自平衡法得到的上段桩荷

载 Qu 应通过引入转换系数 γ（≤1.0）放大后计入桩顶

等效荷载 Q。放大程度由周边岩土体性质决定，当周

边岩土体质量较好时，γ取大值。

由式（4）确定的桩顶等效位移 s同样分为上下段，

下端位移 sd 无需转换。将上段桩视作弹性体，依据

转换后上段桩的受力状态计算上段桩的压缩量。可

认为桩顶等效荷载 Q中的 Qu 经过上段桩传递至下

段，不被侧阻力抵消。等效后的上段桩荷载在上段桩

中被侧阻力线性抵消至 0。因此得到式（4）的表达。

若将 γ根据规范[10] 取 1.0，得到图 9 所示的等效

荷载位移曲线，可以看出位移随等效荷载呈线性增大，

说明试验桩尚未进入破坏状态，试验桩竖向极限承载力

134579 kN，承载力特征值 67289 kN，满足设计要求。

 3    自平衡法有限元模拟

根据规范[10]，岩石的转换系数 γ应取 1.0，然而岩

石的涵盖范围广泛，软岩和硬岩物理力学指标差异较

大。相关研究[21−23] 表明软岩和极软岩可视作固结比

很大的土，因此为了确定软质岩石的转换系数合理的

取值，建立自平衡法三维有限元模型，通过给上段桩

设置刚度和强度可调的界面，定量分析转换系数的合

理取值。

 3.1    三维模型

数值模型中试验桩的尺寸和现场试验保持一致，

桩径 2.2 m，桩长 92 m，荷载箱埋深 60 m。图 10 展

示了试验桩的三维模型，岩土体及试验桩均采用实体

单元，试验桩上段周边设置了界面单元，可通过调整

界面单元的折减系数 Rinter 来模拟上部土体因隆起引

起的土体松散效应。模型 x和 y向长 40 m，z向高

150 m，经过试算模型边界效应较小，可视作理想半

无限场地。
 
 

界面单元

试桩桩身

荷载箱

Z

Z

X
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Y

X

 
图 10    试验桩模型

Fig. 10　The test pile model
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图 9    等效荷载位移曲线
Fig. 9　Equivalent load-displacement curve
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图 11 为试验桩的受力示意图。模型中荷载箱

简化为一个矮圆柱箱体，安置在上下段桩之间。为了

模拟荷载箱的施压效果，在荷载箱上下边缘建立如图

所示的大小相等、方向相反的面荷载。为了防止两

个荷载通过箱体相互影响，在施加荷载的工况中，箱

体材料的强度和刚度设置为趋近于 0 的小值（0 值会

导致计算收敛困难）。由此两个面荷载将全部作用于

上下段桩上，而不会通过箱体相互抵消。为了精确得

到试验桩的力学响应，在划网格阶段将试验桩单元部

分加密，图 12 为模型网格划分剖面图，模型共计生

成 564735 个单元。
 
 

上桩受力

荷载箱

下桩受力

X
XY

Y

 
图 11    试验桩受力示意图

Fig. 11　The test pile force diagram
 

 3.2    模型参数及工况设置

模型依据现场地质条件设置了 4 个主要地层，

分别为中等风化粉砂质泥岩、疏松砂岩、弱胶结含砾

砂岩和含砾砂岩。模型中岩体和界面单元使用霍克

布朗本构模型（HB），试验桩桩体使用莫尔–库仑本构

模型（MC）。模型材料参数如表 3 所示，表中材料重

度、埋深、弹性模量和饱和单轴抗压强度取值来自地

质勘察报告。岩性指标、地质强度和扰动指数分别

表征完整的岩石强度、岩体风化程度和施工过程中

的扰动程度，根据 PLAXIS 3D 操作手册推荐值确定。

界面单元刚度和强度由与其接触的岩体参数折减

得到。

根据《公路桥涵地基与基础设计规范》（JTG
3363—2019）[34]，饱和单轴抗压强度 σc≤15 MPa 的岩

石为软岩，σc≤5 MPa 的岩石为极软岩。可以看出，荷

载箱以上地层均为极软岩地层，为研究极软岩地层转

换系数提供了良好的地层条件。

 
 
 

表 3    模型材料参数

Tab. 3　Model material parameters

材料
底部埋深

/m
重度

γ/（kN·m−3）
弹性模量
E/kPa

饱和单轴抗压强度
σc/kPa

岩性指标
mi

地质强度指标
GSI

扰动指数
D

黏聚力
c/kPa

内摩擦角
φ/（°）

中等风化粉砂质泥岩 84.2 23.0 126200.0 4200 7 50 0

疏松砂岩 92.0 21.0 122520.0 4980 7 50 0

弱胶结含砾砂岩 110.0 20.1 153827.2 5620 7 50 0

含粒砂岩 150.0 22.6 171387.6 8832 7 60 0

桩身 25.0 30000000.0 30000 50
 

观察式（3）、式（4）可以发现，（Qu-W）表示自平衡

试验时上段桩的侧阻力 qso，γ将 qso 转化为传统堆载

试验的侧阻力 qsp，即：

qspγ = qso （5）

这种转化关系在数值模型中可以通过在上段桩

桩身周边设置界面单元来实现。界面单元强度参数

满足式（6）—式（7）。

ci = csoilRinter （6）

tanφi = tanφsoilRinter （7）

式中：ci，φi，csoil 和 φsoil 分别为界面单元和周边土体的

 

 
图 12    模型网格划分剖面图

Fig. 12　Model meshing section
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黏聚力及内摩擦角；Rinter 为界面折减系数。因此界面

的侧阻力可由式（8）表示。

τi = −σn tanφi+ ci = τsoilRinter （8）

式中： τi 为界面侧阻力； τsoil 为不考虑界面时的侧

阻力。

对比式（5）和式（8）可以发现，使用界面单元来考

虑转化关系时，γ与 Rinter 在数值上是相同的，均≤1.0，
同样反映了上段桩侧阻力的下降程度，因此可通过在

数值模型中设置 Rinter 来探究 γ的取值。模型模拟了

Rinter 为 1.0，0.9，0.8，0.7 四种情况下自平衡法测试过

程，模拟工况如表 4 所示。
 
 

表 4    模拟工况

Tab. 4　Working conditions of the simulation

Rinter=0.7 Rinter=0.8 Rinter=0.9 Rinter=1.0

工况号 荷载/kN 工况号 荷载/kN 工况号 荷载/kN 工况号 荷载/kN

1-1 9200 2-1 9200 3-1 9200 4-1 9200

1-2 13800 2-2 13800 3-2 13800 4-2 13800

1-3 18400 2-3 18400 3-3 18400 4-3 18400

1-4 23000 2-4 23000 3-4 23000 4-4 23000

1-5 27600 2-5 27600 3-5 27600 4-5 27600

1-6 32200 2-6 32200 3-6 32200 4-6 32200

1-7 36800 2-7 36800 3-7 36800 4-7 36800

1-8 41400 2-8 41400 3-8 41400 4-8 41400

1-9 46000 2-9 46000 3-9 46000 4-9 46000

1-10 50600 2-10 50600 3-10 50600 4-10 50600

1-11 55200 2-11 55200 3-11 55200 4-11 55200

1-12 59800 2-12 59800 3-12 59800 4-12 59800

1-13 64400 2-13 64400 3-13 64400 4-13 64400

1-14 69000 2-14 69000 3-14 69000 4-14 69000
 

 3.3    模拟结果及 γ取值

图 13 展示了在 Rinter 取 0.8 时，模型在四个不同

荷载下的竖向位移剖面，可以看出，随着荷载的逐渐

增大，荷载箱上下段位移逐步发展，且上下段最大位

移大致相同，说明荷载箱安装位置与平衡点较为接近。

在荷载箱压力较小时，下部桩身及岩体位移稍大，且

位移等值曲线呈椭圆形包裹桩身。在荷载箱压力较

大时，两段桩身和周边岩体位移继续发展，上部发展

速度稍大于下部，最大位移差发生在荷载箱处。上部

位移类似于下部，主要发生在上部桩及周边，位移等

值线呈烛光形向上发展，远离荷载箱的桩顶和桩底位

移均较小。在 Rinter 设为其他值的工况中，位移发展

及分布形态与图 13 类似。

图 14 提供了所有工况荷载箱上下端位移的直

观结果，从图中可以明显地看出，随着荷载的增加，荷

载箱上下端的位移绝对值均呈线性增大。荷载箱下

段位移对 Rinter 值并不敏感，而荷载箱上段位移受到

Rinter 值影响较大。这主要是因为界面单元均设置在

上段桩周边，这种变化结果符合理论预期。随着 Rinter

值的增大，上段桩位移逐渐减小，而下段桩位移小幅

度增加。这是因为 Rinter 越接近 1.0，界面单元的刚度

和强度越大，上部岩体对桩体的嵌固作用越明显。

将现场试验值与模拟值进行对比，可以发现无

论 Rinter 取何值，下部位移的模拟值都和试验值相差

不大，说明模型中岩土体的参数取值与真实值较为接

近，可以较好地反映岩体力学行为。上部位移受 Rinter

的影响较大，因此只需通过对比各条曲线与试验曲线

的接近程度即可得到最佳 Rinter 取值，也即本依托工

程中极软岩转换系数 γ的最优取值。从图 14 中可以

看出，在荷载较小时试验曲线位移发展缓慢，小于所

有模拟值，随着荷载的加大，试验曲线越过 Rinter 取

1.0 的模拟曲线，逐渐靠近 Rinter 取 0.9 的模拟曲线，整

体上 Rinter 取 0.9 的曲线更接近试验结果。而 Rinter 为

0.8 和 0.7 的模拟曲线均高于试验曲线且相差较大，

说明 γ取 0.9 最为合理。

将 γ设为 0.9，根据式（3）、式（4）重新计算等效
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桩顶位移和荷载，并建立整桩下压的有限元模型，两

种方法得到的荷载位移曲线如图 15 所示。图中修正

后的曲线和整桩模拟的曲线非常接近，说明修正结果

较为准确，两种方法可以相互验证。根据现有规范[10]

极软岩 γ应取 1.0，修正后 γ取 0.9，从图中可以看出，

两条曲线斜率近乎一致，但是荷载和对应位移均有一

定偏移。对于本依托工程，荷载位移曲线呈线性增长，

若 γ取 1.0，得到试验桩极限承载力 134579 kN，若 γ

取 0.9，得到试验桩极限承载力 141865 kN，增加了

7286 kN。通过对极软岩 γ的修正，承载力试验值能

够体现自平衡测试中上段桩的承载力弱化效应，使得

试验得到的承载力值更为精确，且相对修正前有一定

增加，具有一定经济价值。
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图 15    等效荷载位移曲线及整桩模拟竖向位移

Fig. 15　Equivalent load-displacement and vertical
displacement of the whole pile

 

 4    结论

通过开展极软岩地层中大直径基桩承载力自平

衡法检测试验及其有限元仿真分析，研究了在荷载箱

作用下试验桩的力学响应规律和上段桩的承载力弱

化效应，讨论了极软岩条件下的转换系数 γ最优取值，

得到以下结论：

（1）通过对比有限元模拟与现场实测结果可知，

在界面单元折减系数取 0.9 时，模拟结果与实测结果

最为接近。因此当上段桩位于极软岩地层时，转换系

数 γ可取 0.9，充分考虑了极软岩中上段桩在试验中

的承载力弱化效应，试验得到的基桩承载力值也更符

合实际。

（2）相比于现有规范中黏性土转换系数取 0.8，岩
石转换系数取 1.0，若将极软岩视作高固结比硬土，

本文得到的转换系数 γ取 0.9，介于黏性土和岩石的

取值之间，符合理论预期。

（3）考虑到岩土体物理力学性质的变异性，本文

的研究结论仍需在更多岩石类型中进行验证。
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图 13    Rinter=0.8 模型竖向位移

Fig. 13　Model vertical displacement when Rinter=0.8
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图 14    数值模型荷载位移曲线

Fig. 14　Load-displacement curves of the models
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