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桩网结构路基土拱效应离散元研究
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摘要: 建立桩网结构路基的离散元模型，从散粒体和微观角度研究了桩网结构路基中的土

拱效应。结果表明: 土拱效应随着桩间土的沉降而发展变化，桩间土发生较大的沉降后土拱效

应才能达到极限状态。桩顶平面上方 1． 67 倍桩净间距范围内土体的密实度受土拱效应的影

响，土体孔隙率的变化与土拱效应发展保持一致。土拱效应发展过程中土体的竖向位移远大于

水平向位移，桩顶上方竖向位移小于桩间土上方竖向位移，等沉面的高度位于 2． 7 倍的桩净间

距处。土体中竖向应力的影响范围与密实度的影响范围相同，土拱高度为该影响范围的上限，

在该范围内土压力系数随土拱效应发展而变化，但两者变化并不一致，且土压力系数在桩顶上

方和桩间土上方也不相同。
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0 引言

对于桩网结构中土拱效应国内外学者开展了大量的研究，并提出了各种土拱计算模型。Hewlett 和

Ｒandolph［1］提出了半球壳形的土拱计算模型，并假定桩间土上的应力均匀分布、土拱拱顶或者拱脚的土单

元体会达到极限状态，据此求解桩体荷载分担比。Low［2］认为桩间土土压力分布是不均匀的，利用与

Hewlett 相似的方法得到平面条件下的桩土荷载计算理论。Ｒogbeck et al［3］假设在平面应变状态下土拱下

的土体为楔形，其顶角为 30°，并认为作用于桩间土上的压力为土拱下分土体的重量。Van Eekelen
et al［4］、Ellis ＆ Aslam［5］分别给出研究了该模型二维和三维条件下的土拱临界高度。日本细则［6］用荷重

分散角 α 计算拱的形成范围，并根据分散角、桩间净距和填土高度，计算在形成完整拱和非完整拱条件下

的桩土荷载分担。Naughton［7］认为路基中屈服土体的边界为从桩帽边界延伸出的一条对数螺旋线，从而

可计算出土拱临界高度，并认为作用于桩间土上的压力为屈服部分土体的质量。针对路基中采用两层或

两层以上的加筋材料的情况，Jenner et al［8］提出了一种土拱计算模型，该模型认为在平面状态和三维状态

下路基中的土拱为三角形和四棱锥性，拱脚处土拱边界线或面与桩帽平面呈 45°角，桩间土承担土拱下部

路基填土的质量。与其它的方法不一样，英国 BS8006 规范［9］首先计算作用在桩帽上的平均应力而不是

桩间土的应力，并认为路基填土的性质对桩帽的平均应力没有影响，这与实际不符，这种方法只适用于拥

有很高摩擦强度的压实良好的填土。
综上所述，目前对于桩网结构路基中土拱效应的计算还存在一定争议，各种计算模型都不尽相同，还

没有一个统一的、得到普遍认可的土拱计算模型，且上述计算模型都是基于连续介质理论，而土本身是一

种散体介质。基于以上原因，现利用离散元计算软件 PFC3D 从散粒体和微观角度桩网结构中的土拱效应

开展研究，以期对土拱效应的机理和本质有更深入的理解。
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1 PFC3D 模型

数值计算模型以京沪高铁某路基断面为原型，该断面中地基采用 CFG 桩处理，桩径为 0． 5 m，桩帽尺

寸为 1 m ×1 m，桩间距 1． 8 m。数值计算模型与原型的模型比为 6． 7，在数值模型中模型箱的长和宽均为

0． 42 m，模型高 0． 5 m( 见图 1) ，桩帽尺寸为 0． 15 m ×0． 15 m，桩净间距为 0． 12 m，模型箱的前、后、左、右
边界均由一光滑的墙来模拟，底边界由 9 个光滑的墙来模拟( 见图 2) ，其中 1、3、7、9 号墙用来模拟桩帽，

计算时不考虑桩身刚度对拱效应的影响。在模型箱填满土并达到平衡后 2、4、5、6、8 号墙向下移动来模拟

桩间土的沉降，图 2 所示的虚线位置处在模型底面以下各设置一道竖向墙( 见图 1) 以防止 2、4、5、6、8 号

墙向下移动时土颗粒溢出。由球形颗粒模拟粗粒土，颗粒直径为 1． 2 cm，模型中共包含 80 000 多个颗粒，

颗粒间的接触关系为线性接触，颗粒间法向和切向刚度分别为 2 × 103 N /m 和 1． 5 × 103 N /m，颗粒摩擦系

数为 0． 8，模型孔隙率为 0． 16，墙的法向刚度为 2 × 104 N /m。为了量测模型中应力和孔隙率的变化，在模

型底面以上 0． 32 m 的范围内设置了 800 个直径为 4 cm 的测量球，并跟踪了模型底面 0． 32 m 范围内 800
个颗粒的位移，在活动门下移前，这些颗粒的位置见图 3、图 4。

由于多年来人们已习惯于用宏观参数来描述摩擦型散体材料的力学性质，故对模型中所列的模型微

观参数不一定有直观的认识，因此有必要将上述微观参数与宏观参数联系起来。对于摩擦型散体材料而

言，内摩擦角是衡量其力学性质的一个重要的宏观指标，因此利用数值三轴实验测定了散粒体的内摩擦

角。用来测定内摩擦角的双轴试验的样本高 0． 4 m，直径 0． 2 m，实验所加的围压分别为 10 kPa、20 kPa 和

30 kPa，三轴实验的偏应力和轴向应变曲线见图 5，根据双轴实验结果便可得到计算模型中散粒体的内摩

擦角为 38°。

图 1 计算模型 图 2 模型底边界示意图( 单位: cm)

图 3 测点平面位置示意图 ( 单位: cm) 图 4 测点竖向位置示意图 ( 单位: cm) 图 5 偏应力与轴向应变关系图
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2 计算结果分析

2． 1 桩土荷载分担

桩和桩间土承担的荷载随桩间土沉降的变化见图 6，其中 B、C 分别代表桩和桩间土承担的荷载。图中

纵、横坐标都进行了归一化处理，纵坐标为桩间土沉降过程中桩和桩间土承担的荷载 f 与初始状态下桩和

桩间土承担的荷载 f0 之比，横坐标为桩间土的沉降 s 与桩净间距之比。由图 6 可知，随着桩间土的下沉桩

所承担的荷载先是逐渐增大，并在沉降为桩净间距的 0． 19 倍时达到最大值为 1． 6 倍的初始状态时的荷

载，之后开始逐渐减小; 而桩间土所承担的荷载随着桩间土的沉降呈现出相反的变化，并在沉降为桩净间

距的 0． 19 倍时达到最小值为 0． 38 倍的初始状态时的荷载。由此可知在桩间土沉降的过程中，土拱效应

也在发生变化，并不是一成不变，且土拱效应达到极限状态时桩间土需要产生较大的沉降。
2． 2 孔隙率

孔隙率随桩间土沉降的变化见图 7，其中 B、C 分别代表桩顶位置处桩顶上方和桩间土上方孔隙率的

变化。由图 7 可知，随着桩间土的下沉桩顶上方土体的孔隙率先是逐渐减小，并在沉降为桩净间距的 0．
19 倍时达到最小值为 0． 14，之后开始逐渐增大; 而桩间土上方的孔隙率随着桩间土的沉先是逐渐增大，并

在沉降为桩净间距的 0． 23 倍时达到最大值约为 0． 38，然后一直稳定在该值附近。对比图 6 和图 7 可以

发现，土拱效应的发展对应于土体中孔隙率的变化过程，在土拱效应加强的过程中伴随着桩顶上方土体

的压密，当土拱效应达到极限状态时桩顶上方的土体达到最密状态。通过对比初始状态与沉降过程中密

实度的变化，可以发现桩顶上方压密土体的范围在桩顶以上 0． 08 至 0． 12 cm 之间，即在 0． 67 至 1 倍的桩

净间距之间。图 8 为土拱效应达到极限状态时桩顶上方 0． 04 至 0． 08 m 范围内土体孔隙率在平面上的分

布图，由图 8 可知，土体中的密实度从桩顶上方到桩间土上方递减，4 个桩形心处土体密实度最低。但是

当高度 h 在 0． 2 m( h /d = 1． 67) 以上后土体中孔隙率在平面上的分布趋于均匀，如图 9 所示，由此可认为

该高度以下的范围为土拱效应的影响范围。

图 6 桩、土荷载分担与桩间土沉降关系图 图 7 孔隙率与桩间土沉降关系图

图 8 桩顶上方 0． 08 m 处孔隙率平面分布图 图 9 桩顶上方 0． 2 cm 处孔隙率平面分布图



22 石家庄铁道大学学报( 自然科学版) 第 27 卷

2． 3 位移

图 10 为桩顶平面上方 4 cm 土颗粒竖向位移的平面分布图，由图 10 可知，土体的竖向位移从桩顶上

方到桩间土上方逐渐增大，4 个桩形心处土体的竖向位移最大。相对而言，水平位移( 见图 11 ) 显得比较

杂乱，规律性比较差且水平位移要大大小于竖向位移。土拱效应达到极限状态时，从桩顶上方 0． 04 m 至

0． 32 m 每隔 0． 04 m 各平面土颗粒竖向位移的平面分布都具有相似的规律，只是量值有所不同，上述各面

的最大沉降分别为: 19． 1 mm、14． 8 mm、10． 5 mm、8． 3 mm、6． 6 mm、5． 4 mm、4． 4 mm、3． 5 mm，不均匀沉降

为 18． 6 mm、13． 7 mm、8． 6 mm、5． 7 mm、3． 6 mm、2． 3 mm、1． 3 mm、0． 9 mm，由此可知随着高度的增加土体

的沉降、和不均匀沉降都在减小。桩顶上方 0． 32 m 平面的不均匀沉降小于 1 mm，可以将该平面作为等沉

面，等沉面高度与桩净间距的比值为 2． 7。

图 10 颗粒竖向位移平面分布图 图 11 颗粒水平位移平面分布图

2． 4 竖向应力

图 12 为桩顶上方 8 cm 处竖向应力的平面分布图，由图 12 可知，在桩顶上方存在明显的应力集中现

象，土体中的竖向应力从桩顶上方到桩间土上方递减，4 个桩形心处土体竖向应力最小。从桩顶上方 0. 04
m 至 0． 32 m 每隔 0． 04 m 各平面的竖向应力分布都具有相似的规律，只是量值有所不同，上述各面的最大

竖向应力分别为: 23． 0 kPa、20． 1 kPa、16． 9 kPa、14． 8 kPa、12． 9 kPa、11． 3 kPa、10． 2 kPa、9． 0 kPa( 见图 13，

其中 A 代表 4 个桩形心处竖向应力沿深度方向的分布，B 代表两桩中心处竖向应力沿深度方向的分布，C
代表桩顶上方竖向应力沿深度方向的分布) ，最大值与最小值的差分别为 21． 6 kPa、14． 5 kPa、8． 1 kPa、
4. 8 kPa、2． 9 kPa、1． 1 kPa、0． 8 kPa、0． 4 kPa。由图 13 可知，桩间土上方竖向应力在桩顶上方 0． 2 m( 1． 67
倍桩的净间距) 由增加改变为减小，桩顶上方竖向应力在该高度处增加的幅度开始变大，可以认为该高度

为以下的范围为土拱效应影响的范围，这与土由体孔隙率所确定的范围一致。

图 12 桩顶处竖向应力平面分布图 图 13 竖向应力沿深度分布图

2． 5 土压力系数

图 14 为桩顶上方 0． 08 m 处土压力系数的平面分布图，由图 14 可知，桩顶上方土压力系数最小、4 桩

形心处土压力系数最大，两桩中心处土压力系数介于两者之间。从桩顶上方 0． 04 m 至 0． 2 m 每隔 0． 04
m 各平面的土压力系数分布都具有相似的规律，在此之上的土压力系数的平面分布趋于均匀。图 15 为 4
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桩形心处土压力系数沿深度方向的分布图。由图 15 可知，0． 2 cm 以上的土压力系数基本相等，该高度以

下土压力系数呈现出先增大后减小的特征，在桩顶上方 0． 08 m 处达到最大值。图 16 为土压力系数随桩

间土沉降的变化图，由图 16 可知，随着桩间土的沉降土压力系数并不是常数，土压力系数先随着沉降的

增大而增大在沉降达到 0． 23 倍的桩净间距后开始减小，最后在沉降达到 0． 49 倍的桩净间距后土压力系

数趋于稳定。对比桩、土荷载分担的结果，可以发现在土拱效应达到极限状态时土压力系数并没有达到

最大值，土压力系数的变化和土拱效应的发展并不一致。

图 14 土压力系数平面分布图 图 15 土压力系数沿深度分布图 图 16 土压力系数与桩间土沉降关系图

3 结论

通过以上的分析可以得到如下结论:

( 1) 土拱效应随着桩间土的沉降而发展变化，在桩间土下沉的过程中桩承担的荷载呈现出先增大后

减小的特征，在沉降为桩净间距的 0． 19 倍时达到最大值，而桩间土所承担的荷载随着则呈现出相反的发

展趋势。
( 2) 桩顶平面上方 1． 67 倍桩净间距范围内土体的密实度受土拱效应的影响，桩顶上方土体的孔隙率

先减小后增大，桩间土上方土体的孔隙率先增大后保持在稳定的水平，土体孔隙率的变化与土拱效应发

展保持一致。
( 3) 土拱效应发展过程中土体的竖向位移远大于水平向位移，桩顶上方竖向位移小于桩间土上方竖

向位移，等沉面的高度位于 2． 7 倍的桩净间距处。
( 4) 与密实度受影响的范围相同，土体中竖向应力的影响范围也在桩顶平面上方 1． 67 倍桩净间距的

范围内，可以认为土拱高度为 1． 67 倍的桩净间距。
( 5) 土拱高度范围内桩顶上方土压力系数最小、四桩形心处土压力系数最大，两桩中心处土压力系数

介于两者之间。在此范围内土压力系数随土拱效应的发展而变化，土压力系数的变化和土拱效应的发展

并不一致。
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Abstract: At present，domestic and foreign studies on building rectification technology are very scarce，and
mostly depend on engineering experience． In view of this situation，based on the actual project———a new plant
silo as background，the field monitoring and experiments are made，and through a systematic analysis by using
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ning system．
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Ｒesearch on Soil Arching Discrete Element of Pile
Supported Geosynthetic-reinforced Embankment

Han Gaoxiao， Gong Quanmei， Zhou Shunhua

( Key Lab on Ｒoad and Transportation Engineering of Ministry of Education at Tongji University，Shanghai 201804，China)

Abstract: Soil arching in pile supported geosynthetic-reinforced embankment is studied from granular and
microcosmic viewpoint by using discrete element program． It indicates that soil arching develops with the settle-
ments of soil between piles and it needs large settlement for soil arching to get ultimate state． Soil arching has an
influence on soil density degree above pile within 1． 67 times of clear pile spacing and the variation of porosity
brings into correspondence with development of soil arching． The vertical displacements of soil are largely greater
than horizontal displacements and vertical displacements of soil above piles are greater than that above soil be-
tween piles． The height of plane which settlements of soil are equal is 2． 7 times of clear pile spacing and the
height of soil arching is upper limit of scope which soil density degree and vertical stress are affected． The soil
pressure coefficient，below the height of soil arching，varies with development of soil arching but the variation of
them is inconsistent and soil pressure coefficients above pile and soil between piles are not equal．

Key words: pile supported geosynthetic-reinforced embankment; soil arching; discrete element; microcosmic
viewpoint
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