
 

第 6章 挡土结构的内力分析 

6.1 概述 
 
挡土结构内力分析是基坑工程设计中的重要内容。随着基坑工程的发展和计算技术的进

步，挡土结构的内力分析方法从早期的古典分析方法到解析方法再到复杂的数值分析方法也

经历了不同的发展阶段。 
挡土结构内力分析的古典方法主要包括平衡法、等值梁法、塑性铰法等[1]。平衡法，

又称自由端法，适用于底端自由支承的悬臂式挡土结构和单锚式挡土结构。当挡土结构的入

土深度不太深时，结构底端可视为非嵌固，即底端自由支承。图 6-1 为单锚挡土结构在砂性

土中的平衡法的计算简图。为使挡土结构在非嵌固条件下达到极限平衡状态，作用在挡土结

构上的锚系力 Ra、主动土压力 Ea 以及被动土压力 Ep 必须平衡。具体计算方法是：利用水

平方向合力等于零以及水平力对锚系点的弯矩和等于零，求得挡土结构的入土深度。代入水

平力平衡方程即求得锚系点的锚系拉力 Ra，进而可求解挡土结构的内力。 

? ? ?

Ep

Ea

RaA

? ? ? ? ?

? ? ? ? ?

? ? ?? ? ?

? ? ?

T? ? ?

Q? ? ?

 
    图 6-1 单锚挡土结构平衡法计算简图                图 6-2 等值梁法计算简图 

等值梁法，又称假想铰法，可以求解多支撑（锚杆）的挡土结构内力。首先假定挡土结

构弹性曲线反弯点即假想铰的位置。假想铰的弯矩为零，于是可把挡土结构划分为上下两段，

上部为简支梁，下部为一次超静定结构（图 6-2），这样即可按照弹性结构的连续梁求解挡

土结构的弯矩、剪力和支撑轴力。等值梁法的关键问题是确定假想铰 Q 点的位置。通常可假

设为土压力为零的那一点或是挡土结构入土面的那点，也可假定 Q 点距离入土面深度为 y，

该 y 值可根据地质条件和结构特性确定，一般为（0.1～0.2）倍开挖深度。 

塑性铰法，又称 Terzaghi 法，该方法假定挡土结构在横撑（除第一道撑）支点和开挖

面处形成塑性铰，从而解得挡土结构内力。 

挡土结构内力分析的解析方法是通过将挡土结构分成有限个区间，建立弹性微分方程，

再根据边界条件和连续条件，求解挡土结构内力和支撑轴力。常见的解析方法主要有山肩帮

男法、弹性法和弹塑性法。 

山肩帮男法的精确解有如下基本假定：（1）粘土地层中挡土结构为无限长弹性体；（2）

开挖面主动侧土压力在开挖面以上为三角形，开挖面以下抵消被动侧的静止土压力后取为矩

形；（3）被动侧土的横向反力分为塑性区和弹性区；（4）横撑设置后作为不动支点；（5）下

道支撑设置后，上道支撑轴力保持不变，且下道支撑点以上挡土结构位置不变。山肩帮男法

将结构分成三个区间，即第 k 道横撑到开挖面区间，开挖面以下塑性区及弹性区（图 6-3）。

基本求解过程是首先建立弹性微分方程，再根据边界条件和连续条件，导出第 k 道横撑轴力

的计算公式及变位和内力公式。由于山肩帮男法的精确解计算方程中有未知数的五次函数，

计算较为繁复。山肩帮男法的近似解法对上述基本假定做了修改，只需应用两个平衡方程就
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可依次求得各道横撑内力。弹性法与山肩帮男法在基本假定上基本相同，只有在对土压力的

假定有差别。弹性法中假设主动侧土压力已知，但开挖面以下只有被动侧的土抗力，被动侧

的土抗力数值与墙体变位成正比（图 6-4）。 
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     图 6-3 山肩帮男法精确解计算简图                       图 6-4 弹性法计算简图 

弹塑性法与上述两种方法的主要差别在于，山肩帮男法和弹性法都假定土压力已知且挡

土结构弯矩及支撑轴力在下道支撑设置后不变化，而弹塑性法假定土压力已知但挡土结构弯

矩及支撑轴力随开挖过程变化。弹塑性法的基本假定如下：（1）支撑以弹簧表示，即考虑其

弹性变位；（2）主动侧土压力假设为竖向坐标的二次函数并采用实测资料；（3）挡土结构入

土部分分为达到朗肯被动土压力的塑性区和土抗力和挡土结构变位成正比的弹性区；（4）挡

土结构有限长，端部支承可为自由、铰结或固定。 

早期的古典分析方法和解析方法由于在理论上存在各自的局限性而难以满足复杂基坑

工程的设计要求，因而现在已应用得很少。目前常用的分析方法主要有平面弹性地基梁法和

平面连续介质有限元方法。平面弹性地基梁法将单位宽度的挡土墙作为竖向放置的弹性地基

梁，支撑和锚杆简化为弹簧支座，基坑内开挖面以下土体采用弹簧模拟，挡土结构外侧作用

已知的水压力和土压力。平面弹性地基梁法一般可采用杆系有限元方法求解，考虑土体的分

层及支撑的实际情况，沿着竖向将弹性地基梁划分成若干单元，列出每个单元的上述微分方

程，进而解得单元的位移和内力。平面连续介质有限元方法一般是在整个基坑中寻找具有平

面应变特征的断面进行分析。土体采用平面应变单元来模拟。挡土结构如地下连续墙等板式

结构需承受弯矩，可用梁单元来模拟。支撑、锚杆等只能承受轴向力的构件采用杆件单元模

拟。考虑连续墙与土体的界面接触，可利用接触面单元来处理。连续介质有限元方法考虑了

土和结构的相互作用，可同时得到整个施工过程挡土结构的位移和内力以及对应的地表沉降

和坑底回弹等。 

平面弹性地基梁法和平面连续介质有限元方法适合于分析诸如地铁车站等狭长形基坑。

对于有明显空间效应的基坑，采用平面分析方法不能反映基坑的三维变形规律，可能会得到

保守的结果。当基坑形状不规则时，采用平面分析方法则无法反映所有的支撑结构的受力和

变形状况。因而，对有明显空间效应的基坑和不规则形状的基坑有必要利用三维分析方法进

行分析。目前空间弹性地基板法和三维连续介质有限元方法在一些基坑工程中也得到了实际

运用，并成功地指导了基坑工程的设计。 

本章将重点介绍包括平面弹性地基梁法和空间弹性地基板法的荷载结构分析方法以及

考虑土与结构共同作用的连续介质有限元方法，并以上海银行大厦基坑工程和上海世博地下

变电站基坑工程为工程计算实例，讨论上述方法的实际应用。 

 

6.2 荷载结构分析方法 
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6.2.1 平面弹性地基梁法 

1. 计算原理 

平面弹性地基梁法假定挡土结构为平面应变问题，取单位宽度的挡土墙作为竖向放置的

弹性地基梁，支撑和锚杆简化为弹簧支座，基坑内开挖面以下土体采用弹簧模拟，挡土结构

外侧作用已知的水压力和土压力。图 6-5 为平面弹性地基梁法典型的计算简图。 

 
图 6-5 平面弹性地基梁法计算简图 

取长度为 b0 的围护结构作为分析对象，列出弹性地基梁的变形微分方程如下： 
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                               (6-1) 
式中 EI——围护结构的抗弯刚度； 

y——围护结构的侧向位移； 
z——深度； 
ea(z)——z 深度处的主动土压力； 
m——地基土水平抗力比例系数； 
hn——第 n 步的开挖深度。 
考虑土体的分层（m 值不同）及水平支撑的存在等实际情况，需沿着竖向将弹性地基梁

划分成若干单元，立出每个单元的上述微分方程，一般可采用杆系有限元方法求解。划分单

元时，尽考虑土层的分布、地下水位、支撑的位置、基坑的开挖深度等因素。分析多道支撑

分层开挖时，根据基坑开挖、支撑情况划分施工工况，按照工况的顺序进行支护结构的变形

和内力计算，计算中需考虑各工况下边界条件、荷载形式等的变化，并取上一工况计算的围

护结构位移作为下一工况的初始值。 

弹性支座的反力可由下式计算： 

           T                                                 (6-2) 

式中 Ti——第 i 道支撑的弹性支座反力； 
KBi——第 i 道支撑弹簧刚度； 
yi——由前面方法计算得到的第 i 道支撑处的侧向位移； 
y0i——由前面方法计算得到的第 i 道支撑设置之前该处的侧向位移。 
2. 支撑刚度计算 

对于采用十字交叉对撑钢筋混凝土支撑或钢支撑（如图 6-6 所示），内支撑刚度的取值

如下式所示： 
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                                                     (6-3) SLEAKBi /=

式中 A——支撑杆件的横截面积； 
E——支撑杆件材料的弹性模量； 
L——水平支撑杆件的计算长度； 
S——水平支撑杆件的间距。 

 
          图 6-6 十字交叉内支撑刚度计算示意图 

    对于复杂杆系结构的水平支撑系统，不能简单地采用式（6-3）来确定支撑的刚度，但

较合理地确定其支撑刚度也很困难。国家规范建筑基坑工程技术规范[2]建议采用考虑围护结

构、水平支撑体空间作用的协同分析方法确定。 
当采用主体结构的梁板作为水平支撑时，水平支撑的刚度可采用下式来确定： 

LEAK Bi /=

HK

H hK k bh=

                                                      (6-4) 

式中 A——计算宽度内支撑楼板的横截面积； 
E——支撑楼板的弹性模量； 
L——支撑楼板的计算长度，一般可取开挖宽度的一半。 
3. 水平弹簧支座刚度计算 

基坑开挖面或地面以下，水平弹簧支座的压缩弹簧刚度 可按下式计算： 

                                                            (6-5) 

式中 KH ——土弹簧压缩刚度(kN/m)； 
 kh ——地基土水平向基床系数(kN/m3)； 
 b——弹簧的水平向计算间距(m)； 
 h——弹簧的垂直向计算间距(m)。 

 

4 



 

图 6-7 地基水平向基床系数的不同分布形式 

图 6-7 给出了地基水平基床系数的五种不同分布形式，地基水平向基床系数采用下式表

示： 

0
n

hk A kz= +

2000hk N=

                                                         (6-6) 

式中 z——距离开挖面或地面的深度； 
  k——比例系数； 
  n——指数，反映地基水平基床系数随深度的变化情况； 
 A0——开挖面或地面处的地基水平基床系数，一般取为零。 
当有土的标准贯入击数 N 值时可用经验公式求水平向基床系数[1]： 

(kN/m3)                                                    (6-7)

式中 N——标准贯入击数。 
若假设水平向基床系数沿深度为常数或在一定深度其值达到不变值时可按表 6-1 中的

经验值取值。 
                          水平向基床系数 kh经验值[1]                               表 6-1 

粘性土和粉性土 砂性土 
地基类别 

淤泥质 软 中等 硬 极松 松 中等 密实 

kh (104kN/m3) 0.3~1.5 1.5~3 3~15 15 以上 0.3~1.5 1.50~3 3~10 10 以上 

中国《公路桥涵设计规范》（1975 年试行本）和胡礼人著《桥梁桩基设计》分别给出了

各类土和岩石的水平向基床系数经验参考值[1]，如表 6-2 和表 6-3 所示。 
           土的水平向基床系数

 [1]         
表 6-2 

地基土的分类 kh (104kN/m3)

流塑粘性土 IL≥1、淤泥 1~2 

软塑粘性土 1>IL≥0.5、粉砂 2~4.5 

硬塑粘性土 0.5>IL≥0、细砂、中砂 4.5~6 

坚硬粘性土 IL<0、粗砂 6~10 

砾砂、角砾砂、圆砾砂、碎石、卵石 10~13 

密实卵石夹粗砂、密实漂卵石 13~20 

 
          岩石的水平向基床系数

 [1]    表 6-3 

岩石单轴极限抗压强度(kN/m3) kh (104kN/m3)

1000 30 

≥25000 150 

上海市基坑工程设计规程[7]根据上海地区的工程经验，对各类土建议了如表 6-4 所示的

水平向基床系数值范围。 
                          上海地区 kh 值经验范围

[7]                       表 6-4 

地基土分类 kh (104kN/m3) 

流塑的粘性土 0.3～1.5 

软塑的粘性土和松散的粉性土 1.5～3 

可塑的粘性土和稍密～中密的粉性土 3～15 
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硬塑的粘性土和密实的粉性土 15 以上 

松散的砂土 0.3～1.5 

稍密的砂土 1.5～3 

中密的砂土 3～10 

密实的砂土 10 以上 

水泥掺量<8% 1～1.5 
水泥土搅拌桩加固，置换率>25%

水泥掺量>12% 2～2.5 

 
根据公式(6-6)中指数 的取值不同，将采用图 6-7 中(a)、(b)、(d)的地基反力分布形式

的计算方法分别称为张氏法、C 法和 K 法。图 6-7 (c)中，取 n=1，A0=0 则 
n

hk kz=                                                               (6-8) 

此式表明地基水平向基床系数随深度按线性规律增大，由于我国以往应用这种分布模式

时，采用 m 表示比例系数，即 kh=mz，故通称 m 法。 
基坑围护结构的平面竖向弹性地基梁法实质上是从水平向受荷桩的计算方法演变而来

的，因此严格地讲地基土水平抗力比例系数 m 的确定应根据单桩的水平荷载实验结果由下

式来确定： 

3
2

3
5

)(EIb

v
x
H

m
o

x
cr

cr
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛

=                                                          (6-9) 

式中 Hcr——单桩水平临界荷载，按建筑桩基技术规范[3]的附录 E 的方法确定； 
xcr——单桩水平临界荷载所对应的位移； 
vx——桩顶位移系数，按建筑桩基技术规范[3]方法计算； 
b0——计算宽度； 
EI——桩身抗弯刚度。 
在没有单桩水平荷载实验时，建筑基坑支护技术规程[4]提供了如下的经验计算方法： 

)2.0(1 2
kkk cm +−

Δ
= ϕϕ                                                  (6-10) 

其中 φk——土的固结不排水快剪内摩擦角标准值； 
ck——土的固结不排水快剪粘聚力标准值； 
Δ——基坑底面处的位移量，可按地区经验取值，当无经验时可取 10mm。 
公式（6-10）是通过开挖面处桩的水平位移值与土层参数来确定 m 值，公式中的Δ取

值难以确定，计算得到的 m 值可能与地区的经验取值范围相差较大。而且当 φk较大时，计

算出的 m 值偏大，可能导致计算得到的被动侧土压力大于被动土压力。 
杨光华[5]指出采用公式（6-10）计算广州地区的岩石地层的 m 值将明显偏低。湖北省地

方标准基坑工程技术规程[6]在上式前乘了一个经验系数，对一般粘性土和砂土经验系数取

1.0，对老粘性土、中密以上砾卵石取 1.8~2.0，而对淤泥和淤泥质土则取 0.6~0.8。建筑桩基

技术规范[3]根据试桩结果的有关统计分析亦给出了各种土体 m 值的经验值，如表 6-5 所示。

但这里的 m 值与水平位移的大小相关，当围护结构的水平位移与表中对应的水平位移不符

时，需对 m 值作调整。 
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                                      各类土的 m 经验值[3]                          表 6-5 

地基土类

别 

淤泥、淤泥

质土、饱和

湿 陷 性 黄

土 

流塑、软塑粘性

土，e>0.9 粉土，

松散粉细砂，松

散、稍密填土 

可 塑 粘 性 土 、

e=0.75~0.9 粉土、湿

陷性黄土、中密填

土、稍密细砂 

硬塑、坚硬粘性土、

湿陷性黄土、e<0.9

粉土、中密的中粗

砂、密实老填土 

中密、密实的砾

砂、碎石类土 

m(kN/m4) 2500~6000 6000~14000 14000~35000 35000~100000 100000~300000

桩顶水平

位移(mm) 
6~12 4~8 3~6 2~5 1.5~3 

上海市基坑工程设计规程[7]根据上海地区的工程经验，对各类土建议了如表 6-6 所示的

m 值范围，可以作为软土地区 m 值的参考。 
                上海地区 m 值经验范围

[7]          表 6-6 

地基土分类 m（kN/m4） 

流塑的粘性土 1000~2000 

软塑的粘性土、松散的粉砂性土和砂土 2000~4000 

可塑的粘性土、稍密~中密的粉性土和砂土 4000~6000 

坚硬的粘性土、密实的粉性土、砂土 6000~10000 

水泥掺量<8% 2000~4000 
水泥土搅拌桩加固，置换率>25%

水泥掺量>12% 4000~6000 

冯俊福[8]根据杭州地区二十多个基坑 m 值的反分析，并结合该地区的工程经验，建议了

杭州地区的 m 值范围，如表 6-7 所示。 
             杭州地区 m 值经验范围

[8]        表 6-7 

地基土分类 m（kN/m4）

流塑的粘性土 500~15000 

软塑的粘性土、松散的粉性性土和砂土 3000~4000 

可塑的粘性土、稍密~中密的粉性土和砂土 5000~6000 

坚硬的粘性土、密实的粉性土、砂土 9000~10000

从上述有关 m 值的确定方法可以看出，不同的规范或规程得到的 m 值的范围可能相差

较大，因此 m 值的确定在很大程度上仍依赖于当地的工程经验。 
4. 主动侧土压力的计算 

 作用在挡土结构上的土压力的计算参见第 4 章有关内容。     

5. 求解方法 
基于有限元的平面弹性地基梁法的一般分析过程如下： 
(1) 结构理想化，即把挡土结构的各个组成部分根据其结构受力特点理想化为杆系单

元，如两端嵌固的梁单元、弹性地基梁单元、弹性支撑梁单元等。 
(2) 结构离散化，把挡土结构沿竖向划分为若干个单元，一般每隔 1～2m 划分一个单元。

为计算简便，尽可能将节点布置在挡土结构的截面、荷载突变处，弹性地基基床系数变化处

及支撑或锚杆的作用点处。 
(3) 挡土结构的节点应满足变形协调条件，即结构节点的位移和联结在同一节点处的每

个单元的位移是互相协调的，并取节点的位移为未知量。 
(4) 单元所受荷载和单元节点位移之间的关系，以单元的刚度矩阵[K]e来确定，即 

[ ] [ ] { }e e eF K= δ                                                      (6-11) 

式中， [F]e——单元节点力； 
       [K]e——单元刚度矩阵； 
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       [δ]e——单元节点位移。 
作用于结构节点上的荷载和结构节点位移之间的关系以及结构的总体刚度矩阵是由各

个单元的刚度矩阵，经矩阵变换得到。 
(5) 根据静力平衡条件，作用在结构节点上的外荷载必须与单元内荷载平衡，单元内荷

载是由未知节点位移和单元刚度矩阵求得。外荷载给定，可以求得未知的节点位移，进而求

得单元内力。对于弹性地基梁的地基反力，可由结构位移乘以基床系数求得。 
 
6.2.2 空间弹性地基板法 

平面弹性地基梁法应用于有明显空间效应的深基坑工程时，由于模型作了过多的简化而

不能反映实际结构的空间变形性状，在设计中就有可能造成资源浪费或安全隐患。因此对于

具有明显空间效应的深基坑工程，其支护结构的计算就有必要作为空间问题来求解。 
空间弹性地基板法[9,10]是在竖向平面弹性地基梁法的基础上发展起来的一种空间分析

方法，该方法完全继承了竖向平面弹性地基梁法的计算原理，建立围护结构、水平支撑与竖

向支承系统共同作用的三维计算模型并采用有限元方法求解这一问题，其计算原理简单明

确，同时又克服了传统竖向平面弹性地基梁法模型过于简化的缺点。 
1. 计算原理 
图 6-8 为空间弹性地基板法的基坑支护结构三维分析模型示意图（以矩形基坑为例，

取 1/4 模型表示），图中为水平支撑体系采用临时支撑的情况。按实际支护结构的设计方案

建立三维有限元模型，模型包括围护结构、水平支撑体系、竖向支承系统和土弹簧单元。对

采用连续墙的围护结构可采用三维板单元来模拟；对采用灌注桩的围护结构可采用梁单元来

模拟，也可采用板单元来近似模拟。对采用临时水平支撑的情况，水平支撑体系仅包括梁，

此时可以采用梁单元来模拟；对水平支撑体系采用主体结构梁板的情况，采用梁单元和板单

元来模拟水平支撑构件，同时尚需考虑梁和板的共同作用。竖向支承体系包括立柱和立柱桩，

一般也可用梁单元来模拟。根据施工工况和工程地质条件确定坑外土体对围护结构的水土压

力荷载，由此分析支护结构的内力与变形。 

           
图 6-8 基坑支护结构的空间弹性地基板法分析模型示意图 

2. 土弹簧刚度系数的确定 
基坑开挖面以下，土弹簧单元的水平向刚度可按公式 (6-5) 计算，其中 b 和 h 分别取

为三维模型中与土弹簧相连接的挡土结构单元（板单元）的宽度和高度；： 
3. 土压力的计算 
土压力的计算方法与平面竖向弹性地基梁的方法相同，只是在平面竖向弹性地基梁中

土压力为作用在挡土结构上的线荷载，而在空间弹性地基板法中土压力则是作用在挡土结构
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上的面荷载。 
4. 求解方法和程序示例 
空间弹性地基板法的求解可采用大型通用有限元程序如 ANSYS、ABAQUS、ADINA、

MARC 等。以 ANSYS 为例说明如何来实现空间弹性地基板法的分析。借助于 ANSYS 自带

的参数化设计语言 APDL 与宏技术组织管理 ANSYS 的有限元分析命令，可以方便地实现参

数化建模、施加荷载与求解以及后处理结果的显示，从而实现参数化有限元分析的过程。关

于 APDL 的基本要素及具体应用可参考文献[11]。 
这里结合一简单算例介绍如何采用 APDL 语言来实现空间弹性地基板法。所分析的基

坑为方形，边长 30m，开挖深度 5m，采用厚 0.6m 深 25m 的地下连续墙支护，在墙顶处设

置一道楼板支撑。有关计算参数及开挖程序如图 6-9 所示。采用 APDL 语言进行建模和分析

的命令流可参考文献[12]。 

 
图 6-9 算例的有关参数    

6.2.3 基坑施工过程的模拟 

在常规的工程设计计算中，对于假设有 n 道支撑的支护结构，考虑先支撑后开挖的原

则，具体分析过程如下： 
（1）首先挖土至第一道支撑底标高，计算简图如图 6-10（a）所示，施加外侧的水土

压力计算此时支护结构的内力及变形； 
（2）第一道支撑施工（有预加轴力时应施加轴力），计算简图如图 6-10（b）所示，此

时水土压力增量为 0，只需计算在预加轴力作用下支护结构的内力及变形等； 
（3）挖土至第二道支撑底标高，计算简图如图 6-10（c）所示，施加水土压力增量，

并计算支护结构在新的水土压力作用下的变形及内力等； 
（4）依次类推，施加第 道支撑及开挖第 层土体，直至基坑开挖至基底位置。 n n
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图 6-10 计算流程图 

(a)开挖至第一层土； (b) 施工第一道支撑； (c) 开挖至第二层土 

实际上，在采用多道支撑或锚杆的支护结构中，各支撑或锚杆的受力先后是不同的，支

撑或锚杆是在基坑开挖到一定深度后才加上的，即在墙体产生了一定位移后才加上的（图

6-11）。各支撑或锚杆发挥作用的时刻不同，先加上的支撑或锚杆较早参与了共同作用，后

加上的则较迟产生作用。 

? ?? ?

? ?

 
图 6-11 开挖过程中支撑设置与墙体变位的关系

[5] 

为考虑设置支撑和开挖的实际施工过程，杨光华[5]提出了一种可以考虑逐步加撑或加锚

和逐步开挖的整个施工过程的土、墙、支撑或锚杆共同作用的简单增量计算法，并从理论上

对其正确性进行了证明，通过计算实例说明了其合理性，为基坑支护结构提供了一种更为合

理的计算方法。 
增量法的计算过程如图 6-12 所示。为在开挖面以下 H1 处加支撑，先开挖到 H1+ΔH，

此时，相应荷载和计算简图如图 6-12 (b)所示，q1 为土压力，求解可得开挖面以下土弹簧的

反力 x1
0、x2

0、……、x6
0，相应的墙体内力和位移也可求得。在墙顶下 H1 处加刚度为 K 的

支撑，然后由 H1+ΔH 开挖到 H2 处，这一过程的计算简图如图 6-12 (c)所示。土压力的增量

为 q2-q1。由于 K1 和 K2两弹簧被挖去，弹簧对墙体作用力 x1
0、x2

0 应反向作用在墙体上，求

解得此时各弹簧对墙体作用力为 x1、x3
1、x4

1、x5
1、x6

1。整个开挖加支撑施工过程如图 6-12 
(d)所示，为图 6-12 (b)、(c)两个增量过程迭加的结果。图 6-12 (b)、(c)两个增量过程所得的

墙体内力和位移迭加即为整个施工过程 终的墙体内力和位移。 

            

图 6-12 增量法计算简图[5] 

增量法考虑了施工过程，符合工程实际，所得的墙体内力和支撑反力比不考虑施工过程

的计算方法所得的结果更为合理。文献[5]中给出了一个实际的工程案例说明增量法的计算

结果更为合理。图 6-13 所示为广州珠江过江隧道深基坑开挖工程某槽段的剖面图。该基坑
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开挖深度 17.8m，基坑的围护结构采用 T 型截面的地下连续墙，在标高 4.5、-1.5、-7.5m 处

各设一道工字钢支撑。开挖和加撑的顺序为：（1）从Δ7.5m 开挖到Δ3.0m；（2）在Δ4.5m 处

加第一道支撑，由Δ3.0m开挖到Δ-3.0m；（3）在Δ-1.5m加第二道支撑，由Δ-3.0m开挖到Δ-8.5m；

（4）在Δ-7.5m 加第三道支撑，由Δ-8.5m 开挖到Δ-10.3m。各道支撑刚度及开挖和加撑过程

如图 6-13 所示。 

? ? ?

? ?

K1=41600kN/m

? ? ?

7.5

-14.3

6.7

-3.7
-4.9

-7.4

-10.3

-12.1

? ? ? ?

? ? ?

? ? ? ?

? ? ? ? ? ?

γ=18kN/m3 

C=10kPa   ϕ=15° 

E=5MPa   μ=0.3 

4.5

3.0

1.9
K2=96500kN/m

K3=96500kN/m

-1.5 γ=15kN/m3  C=6kPa   ϕ=3° 

E=1MPa   μ=0.3 -3.0

γ=18kN/m3 C=0 ϕ=20° E=8MPa μ=0.3 

γ=20kN/m3 C=20 ϕ=20° E=20MPa μ=0.3 
-7.5

γ=20kN/m3 C=20 ϕ=24°  

E=40MPa μ=0.3 
-8.5

-10.3

E=100MPa μ=0.2 

E=40MPa μ=0.3 

 
图 6-13 基坑实例计算剖面图

[5] 

取 1 米宽墙体计算，每米宽墙的抗弯刚度为 3.3×106kN⋅m2。若不考虑施工过程，相应的

墙体弯矩和各道支撑反力如图 6-14 所示。比较图 6-14(a)、(b)可见，增量法考虑了施工过程，

计算所得墙体弯矩远大于不考虑施工过程的常规计算方法计算所得弯矩。由此可见，采用不

考虑施工过程的计算结果进行支护结构设计是偏不安全的。不考虑施工过程所得的支撑轴力

计算结果也不合理，偏大。例如， K3 的轴力是从-8.5m 开挖到-10.3m 这一增量过程产生的，

这一过程产生的增量荷载仅为 700kN，且应由开挖面以下土体和三道支撑共同承担。而不考

虑施工过程所得的 K3 的轴力达到 520kN，结果显然偏大，采用这样的结果设计支撑或锚杆

会造成浪费。 
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图 6-14 计算弯矩图
[5] 

(a)不考虑施工过程； (b)考虑施工过程 

 

6.3 土与结构共同作用方法 

6.3.1 土的本构关系模型选取 

基坑开挖是一个土与结构共同作用的复杂过程。对土介质本构关系的模拟是采用土与

结构共同作用方法的关键。基坑现场的土体应采用合适的本构模型进行模拟，并且能根据室

内实验和原位测试等手段给出合理的参数。虽然土的本构模型有很多种，但广泛应用于基坑

工程中的仍只有少数几种如弹性模型、Mohr-Coulomb 模型、修正剑桥模型、Drucker-Prager
模型、Duncan-Chang 模型、Plaxis Hardening Soil Model[13]等。Brinkgreve[14]对这几种本构模

型在岩土工程不同分析问题中的适用性作了较详细的评述。基坑开挖是典型的卸载问题，且

开挖会引起应力状态和应力路径的改变[15]，分析中所选择的本构模型应能反映开挖过程中

土体应力应变变化的主要特征。弹性模型不能反映土体的塑性质因而不适合于基坑开挖问题

的分析。而作为弹-理想塑性模型的 Mohr-Coulomb 模型和 Drucker-Prager 模型，其卸载和加

载模量相同，应用于基坑开挖时往往导致不合理的坑底回弹，只能用作基坑的初步分析。修

正剑桥模型和 Plaxis Hardening Soil Model 由于刚度依赖于应力水平和应力路径，应用于基

坑开挖分析时能得到较弹-理想塑性模型更合理的结果。从理论上讲，基坑开挖中土体本构

模型 好应能同时反映土体在小应变时的非线性行为和土的塑性性质。反映土体在小应变时

的非线性行为的本构模型能给出基坑在开挖过程中更为合理的变形（包括支护结构的变形和

土体的变形）；而反映土体塑性性质的本构模型对于正确模拟主动和被动土压力具有重要的

意义。 
    图 6-15 为一个悬臂开挖的实例，对该开挖进行了四种情况的模拟：（1）土体采用弹性

模型（刚度为常数）；（2）土体采用弹性模型，但刚度随着深度的增加而增大；（3）采用弹-
理想塑性的 Mohr-Coulomb 模型，且刚度为常数；（4）采用弹-理想塑性的 Mohr-Coulomb 模

型，但刚度随着深度的增加而增大。四种情况的参数以及基坑的有关尺寸、墙体的计算参数

等均在图中给出。 
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图 6-15 悬臂开挖实例 

图 6-16（a）、（b）分别为这四种情况分析得到的墙体侧移和墙后土体沉降情况。从图中

可以看出，采用刚度为常数的弹性模型得到的墙体侧移为上部大、下部小，而墙后土体则表

现为上抬，这完全不符合实际的工程经验。采用刚度随深度增加而增大的弹性模型时，虽然

在一定程度上改善了墙体的侧移情况，但墙后土体仍然表现为上抬。当采用弹-理想塑性的

Mohr-Coulomb 模型时，墙体侧移比弹性模型的侧移要大得多，墙体的侧移与悬臂梁的变形

相似。采用刚度为常数的弹-理想塑性模型分析得到的墙后地表沉降结果仍然较差，而采用

刚度随着开挖深度增加而增大的弹-理想塑性模型则在一定程度上改善了墙后地表沉降的形

态。图 6-17 给出了墙体的弯矩分布情况，可以看出刚度为常数的弹性模型和刚度随深度增

加而增大的弹性模型都不能较好地反映悬臂开挖围护结构的弯矩分布情况。 
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图 6-16 采用弹性和弹-理想塑性模型分析的墙体侧移与墙后地表竖向位移 

(a) 墙体侧移；  (b) 墙后土体沉降 
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图 6-17 采用弹性和弹-理想塑性模型分析的墙体弯矩    

Potts[16]指出，采用应变硬化模型来模拟基坑开挖问题时，则能较好地预测基坑变形的

情况。修正剑桥模型、Plaxis Hardening Soil（HS）模型均是硬化类型的本构模型，因而其

较弹-理想塑性模型更适合于基坑开挖的分析。图 6-18 为 Grande[17]采用不同模型分析一个开

挖宽度为 6m、深度为 6m 的基坑所得到的墙后地表沉降情况，可以看出 HS 模型较

Mohr-Coulomb 模型能更好地预测墙后地表的沉降。当然，能反映土体在小应变时的变形特

征的高级模型如 MIT-E3[18]模型等应用于基坑开挖分析时具有更好的适用性[19]，但高级模型

的参数一般较多，且往往需要高质量的实验来确定参数，因而直接应用于工程实践尚存在一

定的距离。在不考虑模型参数的影响下，根据模型本身的特点，可以大致判断各种本构模型

在基坑开挖分析中的适用性，如表 6-8 所示，可以作为基坑分析时选择本构模型的参考。 

0 5 10 15 20
-0.010

-0.005

0.000

0.005
墙体

 

地
表
沉

降
 
(
m
)
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图 6-18 不同模型得到的墙后地表沉降情况（Grande[16]） 

 
                     各种本构模型在基坑开挖分析中的适用性         表 6-8 

本构模型的类型 不适用
适合于初

步分析 

适合于较精

确的分析 

适合于高

级分析 

弹性模型 √    

横观各向同性弹性模型 √    弹性模型 

DC 模型  √   

Tresca 模型  √   弹-理想塑性模型

MC 模型  √   
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DP 模型  √   

MCC 模型   √  
硬化模型 

Plaxis HS 模型   √  

小应变模型 MIT-E3 模型    √ 

 

6.3.2 连续介质有限元法 

连续介质有限元方法是一种模拟基坑开挖问题的有效方法，它能考虑复杂的因素如土

层的分层情况和土的性质、支撑系统分布及其性质、土层开挖和支护结构支设的施工过程等。

Clough[20]首次采用有限元方法分析了基坑开挖问题之后，经过三十多年的发展，该方法目

前已经成为复杂基坑设计的一种非常流行的方法。随着有限元技术、计算机软硬件技术和土

体本构关系的发展，有限元在基坑工程中的应用取得了长足的进步，出现了 EXCAV、

PLAXIS、ADINA、CRISP、FLAC2D/3D、ABAQUS 等适合于基坑开挖分析的岩土工程专

业软件。 
    1. 基本原理 

连续介质有限元方法包括平面和三维方法，平面有限元方法适合于分析诸如地铁车站

等狭长形基坑。下面以平面应变为例说明有限元法的基本原理。对于基坑开挖工程，一般是

在整个基坑中寻找具有平面应变特征的断面进行分析。对于长条形基坑或边长较大的方形基

坑，一般可选择基坑中心断面，如图 6-19（a）、（c）所示。以中心断面为主，将开挖影响范

围内的土体与支护结构离散，划分为许多的网格（如图 6-19（b）、（d）所示），每个网格称

为单元，这些单元按变形协调条件相互联系，组成有限元体系。 
10m

( c) ( d)

80m

60m

60
m

20
m

A

A

B

B

? ? ?? ? ? ?

? ?
? ?

? ? ? ? ? ? ?

? ?
? ?? ? ?

( a) ( b)

30m

? ? ?? ? ? ?

? ?
? ?

? ? ? ? ? ? ?

? ?
? ?? ? ?

 
图 6-19 基坑开挖的有限元分析 

（a）长条形基坑平面图； (b)A-A 剖面网格图； (c) 方形基坑平面图； (d)B –B 剖面网格图 

每个单元由一系列结点组成，每个结点有一系列自由度。对变形有限元而言，结点自由

度为结点的位移分量（对于地下水渗流问题结点自由度为地下水头，对固结问题自由度则为

超孔压和位移分量）。单元内任何一点的位移可以用单元结点的位移来表示： 
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{ } [ ] }{ ee vNu =

}eu }

                                                   （6-12） 

其中{ ——单元内任一点的位移向量，{ { }Tyx
e uuu ,=

[N

}

； 

]——插值函数矩阵； 

{ ev }——结点位移向量，{ { }T
n

e vvvv ,..., 21=

}ev

}{ [ ] }

。 

由结点位移向量{ ，可以求出单元内各点的应变： 

{ ee vB=ε

}eε }

                                                     （6-13） 

式中{ ——单元内任意点的应变向量，平面应变条件下{ { }Txyyyxx
e εεεε ,,=

[ ]B

； 

——应变与结点位移的关系矩阵。 
再由材料的本构关系（即物理方程），得到单元弹性矩阵 [ ]D

}{ [ ][ ] }{ ee vBD=σ

[ ] [ ][ ]∫=
V

Te dVBDBK ][

]K
}

，从而单元中任一点的应 

力可由结点的位移表示为： 

                                              （6-14） 

根据虚功原理，可推得单元的刚度矩阵为： 
                                           （6-15） 

建立每个单元的刚度矩阵，然后将所有单元的刚度矩阵组装成总刚度矩阵 [ ，再计算

开挖等引起的外力，并将其转换成结点外力向量{P

[ ] }{ }{PvK =

}v

}

，利用平衡条件建立表达结构的力-位移

的关系式，即结构刚度方程： 

                                                 （6-16） 

式中{ ——因开挖产生的结点位移矩阵。 
考虑几何边界条件作适当修改后，采用高斯消去法或其它数值方法求解式（6-16）所示

的高阶线性方程组，得到所有的未知结点位移{v
}u

。然后根据（6-12）式得到单元内任一点

的位移{ ；根据（6-13）式得到单元内任一点的应变；根据（6-14）式得到单元内任一点的

应力。这样就可得到整个模型内围护结构的位移和内力、地表的沉降、坑底土体的回弹等。 
2. 平面有限元分析的单元类型 
平面有限元分析中常用的单元类型有平面应变单元、梁单元、杆件单元及接触面单元。 
(1)  平面应变单元 
平面应变单元按照单元的平面形状来分，可分为三角形单元和四边形单元。常用的三角

形单元有 3 结点单元、6 结点单元、10 结点单元和 15 结点单元。其中 3 结点单元内的应变

为常数，6 结点单元内的应变按线性变化，10 结点单元内的应变变化为二次函数， 15 结点

单元内的应变变化为三次函数。常用的四边形单元有 4 结点单元和 8 结点单元。同理，4 结

点单元内的应变按线性变化，8 结点单元内的应变变化为二次函数。 
当单元内的应变变化为线性时，称单元为低阶单元，当单元内的应变变化为二次或二

次以上函数时，则称单元为高阶单元。3 结点三角形单元、6 结点三角形单元、4 结点四边

形单元为低阶单元；而 10 结点三角形单元、15 结点三角形单元和 4 结点四边形单元则为高

阶单元。高阶单元能较好地反映单元内应力或应变变化较大的情况，因而较低阶单元更加精

确。一般而言 15 结点三角形单元和 8 结点四边形单元已具有较高的精确度，能满足一般基

16 



 

坑开挖分析的精度要求。 
平面应变单元一般用来模拟基坑开挖中的土体，也可以用来模拟基坑的挡土结构。当

模拟基坑的挡土结构时，需沿着其厚度方向划分足够多的单元，以较精确地得到围护体的弯

矩。需指出的是，此时围护体的弯矩需通过单元内积分点的应力计算得到，因此较为麻烦。 
(2) 梁单元 
基坑中的围护结构如地下连续墙等板式结构需承受弯矩，在平面有限元模型里可用梁

单元（线单元）来模拟。梁单元的每个节点具有三个自由度，即两个平移自由度（ux，uy）

和一个转动自由度（在x-y 平面内的转角φz）。梁单元的结点个数可考虑同与之接触的土

体单元的结点个数相对应，例如当土体采用3结点的三角形单元或4结点的四边形单元时，梁

采用2结点的梁单元；当土体采用6结点的三角形单元或4结点的四边形单元时，梁采用3个结

点的梁单元，而当土体采用15结点的三角形单元时，梁采用5结点的梁单元。2结点梁单元为

低阶梁单元，大于或等于3个结点的梁单元为高阶梁单元。一般的基坑开挖中，采用2结点的

梁单元已能满足计算的精度要求。图6-20为2结点梁单元示意图。 

(3) 杆件单元 
杆件单元用来模拟支撑、锚杆等只能承受轴向力的构件。杆件单元每个结点只有一个自

由度，即沿着杆件轴线方向的位移，如图 6-21 所示。2 个结点的单元为低阶单元，高阶单

元有 3 个及 3 个以上的结点。基坑开挖有限元分析中，采用 2 个结点的杆件单元足以达到精

度要求。 

v1

v2

v3

v4

v5

v6 v1 v2

 

图 6-20 2 结点梁单元                      图 6-21 2 结点杆件单元 

(4) 接触面单元 
基坑工程中，围护体与土体存在相互作用。一方面围护结构与周围的土体在材料模量上

差异很大；另一方面围护体如地下连续墙常用槽壁法施筑，由于墙体与土体之间残留着一层

泥皮起润滑作用，使墙面抗剪强度降低[21]，因而在一定的受力条件下接触面之间可能发生

相对滑移，这使得墙土接触面间的力学行为非常复杂。连续墙与土体的接触面性质对围护结

构的变形和内力、坑外土体的沉降和沉降影响范围以及坑底土体的回弹会产生显著的影响。

有限元法是在连续介质力学理论的基础上推导出来的分析方法，这种方法无法有效地评估材

料间发生相对位移的受力和变形性态。因此基坑的有限元分析中，为使分析结果更加符合实

际，一般利用接触面单元来处理这种考虑连续墙与土体的界面接触问题。 
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图 6-22 接触面单元设置及 Goodman 单元 

(a)连续墙与土体之间的接触面单元设置； (b)Goodman 单元示意图 

如图 6-22（a）所示，可在结构单元与土体之间增加一接触面单元。根据厚度选择，接

触面单元可分为有一定厚度的薄层单元和无厚度的接触面单元。前者如 Desai[22]单元，后者

如应用得 为广泛的 Goodman[23]单元。 
图 6-22（b）为 Goodman 单元的示意图，单元具有 4 个结点，接触面上的应力由法向

的正应力和切向剪应力两个分量组成。正应力σ 和剪应力τ 分别与单元的正应变ε 和剪应变

γ 相关，可用如下的本构关系表示： 

                                                  （6-17） [ ] ⎥
⎦
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Δ
Δ
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⎢
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s
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vvv
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 对各向同性线弹性行为，矩阵 [ 可表示为： 

                                                （6-18） 

式中 ——接触沿切线方向的刚度系数； 

——接触沿法向的刚度系数。 
接触面单元的应变可由单元的上表面和下表面的相对位移表示： 

                                           （6-19） 

其中：⎨                                                （6-20） 

式中u ——总体坐标下沿着 方向的位移； 

    v ——总体坐标下沿着 方向的位移。 
γ 用总体坐标下的位移表示，如下式所示： ε 和剪应变这样，就可以将单元的正应变

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

−−−=
−+−=

ααε
ααγ

sin)(cos)(
cos)(sin)(

topbottopbot

topbottopbot

uuvv
uuvv

                            （6-21） 

接触面单元能较好地模拟土体与结构之间的相对位移，但由于接触面参数难以从常规

的土工试验中得到，因此存在计算参数如何确定的问题。此外引进接触面单元后有时会产生

数值计算的不稳定，因此需要谨慎对待。当不采用接触面单元时，可考虑将紧靠围护结构的

土体划分成很小的单元，土体采用弹塑性本构关系时，这些很小的土体单元将很容易达到塑

性状态，从而能产生较大的位移。虽然这种方法并不能完全模拟土体与结构的接触特性，但

处理得当亦可以得到较为合理的分析结果。 
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3. 三维有限元分析 
虽然在一般工程应用上，平面有限元分析能得到较合理的结果，但对于基坑短边的断

面，或靠近基坑角部的断面，围护结构的变形和地表的沉降具有明显的空间效应，若采用平

面应变有限元方法分析这些断面，将会高估围护结构的变形和地表的沉降。欧章煜[24]采用

平面应变有限元方法和三维有限元方法对台北海华金融中心进行分析，结论是平面应变分析

高估了连续墙的变形量，而采用三维有限元分析则得到了与实测很接近的结果。因此，要想

更全面地掌握基坑本身的变形及基坑开挖对周边环境的影响的规律，需采用考虑土与结构共

同作用的三维有限元分析方法。 
考虑土与结构共同作用的三维有限元分析时应力包括全部六个分量，分析时所用的有限

元理论、土的本构模型等均与平面连续介质有限元方法相同。与平面连续介质有限元方法不

同的是，三维有限元方法需采用三维单元，例如土体需用三维的六面体单元、四面体单元等；

围护结构与支撑楼板等需采用板单元，立柱与梁支撑等需采用三维梁单元来模拟。 
在三维有限元分析中，要想得到较好的结果需考虑围护结构与土体的接触问题，并采用

弹塑性的土体本构关系进行分析。考虑接触问题的三维弹塑性有限元分析的难度主要有如下

几点：（1）有限元建模的复杂，模型需通盘考虑土层的分层情况、分步施工结构、分步挖土、

接触面的设置等复杂因素；（2）有限元计算的收敛困难，较大规模单元量的三维弹塑性分析

本身就是就存在难收敛的问题，而连续墙和土体的接触问题更是高度的非线性问题，往往使

得分析更难以顺利进行；（3）基坑开挖分析需按实际情况分步进行，这使得完成一次分析过

程更加耗费时间，因而计算成本高。 
4. 总应力、有效应力分析和流固耦合分析 
土单元的应力-应变关系，即本构关系，可以采用总应力表达式： 

[ ]{ } { }Dσ εΔ = Δ

T
, , , , ,x y z xy xz yzσ σ σ σ τ τ τ⎡ ⎤Δ = Δ Δ Δ Δ Δ Δ⎣ ⎦

T
, , , , ,x y z xy xz yzε ε ε ε γ γ γ⎡ ⎤Δ = Δ Δ Δ Δ Δ Δ⎣ ⎦

                                    （6-26） 

式中{ } ——总应力增量向量； 

    { } ——应变向量； 

    [ ]D ——单元刚度矩阵。 

采用不同的本构模型即有不同的 [ ]D 。假设土为各向同性线弹性材料，则 [ ]D 矩阵为

如下形式： 

[ ]

(1 ) 0 0 0
(1 ) 0 0 0

(1 ) 0 0 0
0 0 0 (1/ 2 ) 0 01
0 0 0 0 (1/ 2 ) 0
0 0 0 0 0 (1/ 2 )

ED

ν ν ν
ν ν ν
ν ν ν

νν
ν

ν

−⎡ ⎤
⎢ ⎥−⎢ ⎥
⎢ ⎥−

= ⎢ ⎥
−+ ⎢ ⎥

⎢ ⎥−
⎢ ⎥

−⎢ ⎥⎣ ⎦

   （6-27） 

式中 E——弹性模量； 
ν——泊松比。 
根据加载速率和土的渗透性以及排水条件等的相互关系可将实际工程问题简化为：排

水（drained）和不排水(fully undrained)问题。根据有效应力原理，总应力增量{ }σΔ 可表示
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为： 

{ }{ } { }' fσ σ σΔ = Δ + Δ             （6-28） 

式中{ } { }T0 0 0f u u uσΔ = Δ Δ Δ

0u

——超静孔隙水压力。 

Δ在排水条件下，孔隙水压力不发生变化，即 =

'

。根据有效应力原理，则有效应力

增量等于总应力增量，即 [ ]σ σΔ = Δ 。此时 D 矩阵应采用有效应力指标。例如对各向同性

线弹性材料，此时弹性模量 E 和泊松比ν应分别取值排水弹性模量 E’和排水泊松比ν’。 
在不排水条件下对土体施加外荷载后，土体内孔隙水压力发生变化， 。若不需

要求得孔隙水压力增量Δ ，则直接采用如式（6-26）的总应力分析方法和相应的总应力参

数，即 [

0uΔ ≠
u

]D 矩阵中为不排水弹性模量 Eu 和不排水泊松比νu。对饱和土而言，不排水条件下土

体不发生体积变形。若土体假设为各向同性线弹性材料，则此时泊松比νu 等于 0.5。在实际

数值计算中，取泊松比νu 等于 0.5 会导致数值问题。因此，通常数值分析中泊松比νu 取大于

0.49 但不等于 0.5 的数值[25]。 
采用上述总应力分析方法只能得到不排水条件下总应力的变化，而无法得到土体内孔隙

水压力的变化，因此有必要采用有效应力分析方法。假设土颗粒和水应变量相等，则有效应

力增量和超静孔隙水压力可分别表示如下： 

[ ]{ } { }' 'Dσ εΔ = Δ

{

                                   （6-29） 

} { }f fDσ ε⎡ ⎤Δ = Δ⎣ ⎦                                    （6-30） 

式中 [ ]'D ——有效应力刚度矩阵； 

Df⎡ ⎤⎣ ⎦——孔隙水刚度矩阵。 

D由于水不能受剪切， f⎡ ⎤⎣ ⎦

1 1 1 0 0 0
1 1 1 0 0 0
1 1 1 0 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0

f eD K

⎡ ⎤
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥

⎡ ⎤ = ⎢ ⎥⎣ ⎦
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥⎣ ⎦

eK

( )e x y z e vu K K

有如下形式： 

           （6-31） 

式中 ——孔隙水等效刚度。 

将上式代入（6-30），可得： 

ε ε ε εΔ = Δ + Δ + Δ = Δ

v

          （6-32） 

εΔ ——土体的体应变。 式中

假设土的孔隙率为 n，Ks为土颗粒的体积变形模量，Kf 为水的体积变形模量。则单位体
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积土体的体应变可视为超静孔隙水压力对水和土颗粒压缩所产生的： 

s

(1
v

f

n nu u
K K

ε −
Δ = Δ + Δ

）             （6-33） 

由式（6-32）和式（6-33）可得如下关系式： 
1
(1 )e

f s

K n n
K K

=
−

+

eK

eK e

              （6-34） 

因此，当采用有效应力分析方法对不排水问题进行分析时，只需给定合理的有效应力

刚度矩阵和孔隙水等效刚度 即可由式(6-29)和式(6-30)求得有效应力和孔隙水压力。

Potts[25]认为对饱和土而言，只要 的取值足够大，K 的取值对计算结果差别不大，建议取

为 100～1000 倍排水体积变形模量 K’。 
基坑开挖工程中，实际上土体变形、应力状态变化以及孔隙水压力的变化是随时间逐

渐发展且相互影响的。存在于土体中的孔隙水压力，影响到土颗粒之间的平衡状态，而应力

状态的改变又影响到孔隙介质中流体的渗流，这就是渗流与应力耦合作用。根据质量守恒原

理和达西定律，以饱和土的水流连续性建立渗流连续方程，同时联立应力平衡方程，可以建

立以位移和孔隙水压力为未知量的渗流-应力耦合基本方程。 
在土体内取平行六面单元体 (如图 6-23 所示)，各边长度为Δx、Δy、Δz。沿坐标轴 x，y，

z 方向的渗透速度分量为 qx，qy，qz。根据质量守恒定律可得渗流的连续性方程： 

( )- yx z
qq q x y z n x y z

x y z t
ρρ ρ

ρ
∂⎛ ⎞∂ ∂ ∂

+ + Δ Δ Δ = Δ Δ Δ⎜ ⎟∂ ∂ ∂ ∂⎝ ⎠
       （6-35） 

式中 n——孔隙率； 
ρ——水的密度。 
 

x

y

z

qxΔy
Δx

Δz

qx+Δqx

 
图 6-23 渗流单元体 

在土体中取一微分单元体，若体积力只考虑重力，则应力平衡微分方程为： 
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            （6-36） 

式中γ——土的重度。 
根据有效应力原理，上式可写为: 

'
0

'
0

'

xyx zx

xy y yz

yzzx z

u
x y z x

u
x y z y

u
x y z z
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τ σ τ
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+ + + =⎪ ∂ ∂ ∂ ∂⎪

⎪ ∂ ∂ ∂ ∂⎪ + + + =⎨ ∂ ∂ ∂ ∂⎪
⎪ ∂∂ ∂ ∂⎪ + + + = −
∂ ∂ ∂ ∂⎪⎩

           （6-37） 

[ ]将土的本构关系{ } { }' 'D ε= 代入上式，这里采用线弹性模型，可得： σ

' 2
1 2

' 2
1 2

' 2
1 2

x v x

y v y

y v z

xy xy yz yz zx zx

G

G

G

G G G

νσ ε ε
ν

νσ ε ε
ν

νσ ε ε
ν

γ τ γ τ γ

⎫⎛ ⎞= + ⎪⎜ ⎟−⎝ ⎠ ⎪
⎪⎛ ⎞= + ⎪⎪⎜ ⎟−⎝ ⎠ ⎬           （6-38） 
⎪⎛ ⎞ ⎪= +⎜ ⎟− ⎪⎝ ⎠
⎪τ = = = ⎪⎭

式中 G——剪切模量，
2(1 )

EG ；  
ν

=
+

v

     ν——泊松比； 

ε ——土体的体应变。 

要说明的是本构关系不一定要限于线弹性，还可以推广到弹性非线性和弹塑性模型， 
[D]可以根据所选模型来确定。 

利用几何方程将应变{ε}表示成位移{w}。在小变形假定下，几何方程为： 

, ,

, ,

yx z
x y z

y yx xz z
xy yz zx

ww w
x y z

w ww ww w
y x y z z x

ε ε ε

γ γ γ

∂ ⎫∂ ∂
= − = − = − ⎪∂ ∂ ∂ ⎪

⎬∂ ∂⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂∂ ∂⎛ ⎞
    （6-39） 

⎪= − + = − + = − +⎜ ⎟ ⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎪∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂⎝ ⎠⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎭

将式（6-39）代入式（6-38），再代入式（6-37），就得出以位移和孔隙水压力表示的平

衡微分方程： 
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       （6-40） 

式中 ∇2——拉普拉斯算子，
2 2 2

2
2 2 2

∂
x y z

∂ ∂
∇ = + +

∂ ∂ ∂
。 

式（6-40）是弹性问题的方程，对于弹塑性问题，可以根据弹塑性问题选用的本构模型

代入求得，只是方程非常复杂，这里不再给出具体的方程。 
根据达西定律，有： 

x x y y z z
h h hq k q k q k
x y z
∂ ∂ ∂

= − = − = −
∂ ∂ ∂

         （6-41） 

式中 kx、ky、kz——三个坐标轴方向的渗透系数； 

h——水头，
w

uh z
γ

= + ； 

γw——水容重。 
若不考虑水的可压缩性，单位时间土体的压缩量等于单元体表面的流量变化之和，即 

yv x z
qq q

t x y z
ε ∂∂ ∂ ∂

= + +
∂ ∂ ∂ ∂

             （6-42） 

将式（6-41）、式（6-42）和式（6-39）代入式(6-35)则得以位移和孔隙水压力表示的土

体内渗流连续性方程： 

2 2 2

2 2 2

1 0yx z
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6-43） 

任一点的孔隙水压力和位移随时间的变化，须同时满足应力平衡方程和渗

流连

      （

饱和土体中

续性方程，将式（6-40）和式（6-43）联立起来就是渗流-应力耦合基本方程。 
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     （6-44） 

有关渗流-应力耦合基本方程的有限元离散方程的建立和求解这里不展开讨论。 

6.3.3

程中常用的数值分析方法。有限差分法将求解域划分为差分网

格，

 其它数值分析方法 

有限差分法也是基坑工

用有限个网格节点代替连续的求解域，以 Taylor 级数展开等方法，把控制方程中的导

数用网格节点上的函数值的差商代替进行离散，从而建立以网格节点上的值为未知数的代数

方程组，是一种直接将微分问题变为代数问题的近似数值解法。 
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有限差分法与有限元方法一样，都是将求解偏微分方程的问题转化为求解线性代数方程

组的

土工程领域应用较为广泛的有限差分计算程序主要是美国 ITASCA 公司开发

的基

外力

导出

图 6-24 FLAC 的显式计算循环 

6.4 工程计算实例 

6.4.1 上海银行大厦基坑工程 

主体结构由一栋 3 层裙楼和一栋 46 层框筒结构的主楼组成。设地下室 3
层。

问题。二者的不同之处在于，有限元法是根据变分原理或方程余量与权函数正交化原理，

建立与微分方程初边值问题等价的积分表达式，而有限差分法则是将有限个差分方程代替偏

微分方程。 
目前在岩

于快速拉各朗日法的显式有限差分岩土工程分析商用软件 FLAC（Fast Lagrangian 
Analysis of Continua）。拉格朗日元法本来是研究流体力学质点运动的方法之一，即随流观察

的方法，着眼于某一个流体质点，研究它在一段时间内的运动轨迹和运动特性和力学特性(如
速度、加速度、压力等)。将拉格朗日法运用到固体力学领域，把所研究的区域划分为网格，

将网格的节点看作流体质点，按时步用拉格朗日法来研究网格节点的运动，即在求解过程中

坐标系会不断更新，这就是拉格朗日元法。这种方法擅长求解非线性的大变形问题。 
FLAC 采用显式的方法计算运动方程（图 6-24）。每个时步调用运动方程从应力和

了新的速度和位移。根据速度导出应变速率，再由应变速率得出新的应力。 

 
节点运动方程（平衡方程） 

 由应力和外力利用虚功原理求节点不平衡力 
 

  由不平衡力求节点速率 

 

 本构关系（单元） 
 由节点速率求

总应力 
应变增量 

 由应变增量求应力增量及
 

 

 

1. 工程概况 
上海银行大厦

现场自然地面绝对标高为 3.850m，建筑标高±0.000＝+4.100m。基础形式均采用桩筏基

础，底板面设计标高均为－14.000m，主楼底板厚度为 3.2m，裙楼部分底板厚 1m。基坑开

挖深度为主楼区 17.15m，裙楼区 14.95m，基坑面积为 7454m2。基坑平面如图 6-25 所示。 
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图 6-25 基坑平面布置图 

根据地质勘察报告[26]，勘察所揭露的 120.31m 深度范围内的地基土主要由饱和粘性土、

粉砂土、砂土组成，自上而下依次为①填土层，②3 褐灰色砂质粉土夹粘质粉土、④淤泥质

粘土、⑤灰色粉质粘土、⑥暗绿色粉质粘土、⑦1 草黄色砂质粉土夹粉砂、⑦2 草黄~灰色粉

细砂。图 6-26 给出了各土层的部分物理力学指标。场地浅部地下水属潜水类型，稳定水位

埋深为 0.2～0.65m，相应标高为 3.67～3.38m。⑦1 和⑦2 层为上海地区第一承压含水层，勘

察测得其承压水位为 10.8～13.1m。 
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说明：γ＝重度，wn=含水量，wp=塑限，wl=液限，e＝孔隙比，su＝十字板剪切强度，ps=静力触探锥尖阻力，

kv=竖向渗透系数。 
图 6-26 各土层的部分物理力学指标 

基坑围护结构采用两墙合一的地下连续墙。主楼部分地下连续墙厚 1m，东西侧采用直

型槽段，有效长度 32.5m；南侧由直型槽段改为 T 型槽段（其抗弯刚度相当于厚度为 1.3m
的直型槽段连续墙的抗弯刚度）。裙楼部分地下连续墙厚 0.8m，有效长度 26.15m。基坑沿

着竖向设置三道钢筋混凝土支撑，主楼侧在坑底以下 5m 深和 5m 宽范围内采用水泥土搅拌

桩加固。支撑系统竖向布置如图 6-27 所示。表 6-9 为基坑工程施工程序。 

25 



 

 
图 6-27 围护结构剖面图（单位：m） 

                               基坑施工程序                        表 6-9 

工况 时间（天） 施工内容 

stage0 61 施工地下连续墙和工程桩 

stage1 10 挖至-2.7m，浇筑第一道砼围檩与砼支撑 

stage2 22 分层开挖至-8.5m，浇筑第二道砼围檩与钢筋混凝土支撑 

stage3 16 分层开挖至-13.5m，浇筑第三道砼围檩与钢筋混凝土支撑 

stage4 10 分层开挖至坑底（裙楼-15.2m，主楼-17.15m），浇筑 200 厚混凝土垫层 

stage5 31 浇筑主、裙楼基础底板 

stage6 9 待基础底板达到设计强度的 80%，拆除第三道支撑 

stage7 18 浇筑地下二层梁板(-9.500 标高)，并在结构缺失处设置临时支撑 

stage8 9 待达结构梁板达到设计强度的 80%，拆除第二道支撑 

stage9 9 浇筑地下一层梁板(-5.500 标高)，并在结构缺失处设置临时支撑 

stage10 9 待达结构梁板达到设计强度的 80%，拆除第一道支撑 

stage11 11 施工基础结构顶板，待达到设计强度后，再拆除内部临时支撑 

 
2. 平面弹性地基梁法分析 
采用平面竖向弹性地基梁方法分析围护结构的受力和变形。表 6-10 给出了计算所用的

各土层的物理力学指标，其中 c、ϕ为三轴固结不排水实验结果，m 值按上海地区经验值取

值。 
                       土层分布与计算参数              表 6-10 

土层 层厚(m) 重度(kN/m3) c(kPa) ϕ(°) m(kN/m4) 

①填土 1.78 18 0 22 1000 

②3砂质粉土夹粘质粉土 7.45 18.8 5 30 2000 

④淤泥质粘土 8.85 17.2 14 11 1000 

⑤粉质粘土 6.6 18.5 12 19 2000 

⑥粉质粘土 3.7 20 51 18 4000 

⑦1砂质粉土夹粉砂 4.7 18.9 4 30 4000 

⑦2粉细砂 39 19.2 1 36 6000 

坑底水泥土搅拌桩加固 5 20 16 25 4000 
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主楼南侧 T 型槽段的连续墙用 1.3m 厚的直型槽段连续墙等代，考虑地表均布超载

20kPa，计算简图如图 6-28 所示。为了得到用于平面竖向弹性地基梁法计算的弹性支撑的刚

度，考虑在围檩上施加单位分布荷载 p=1kN/m，采用杆系有限元法计算得到围檩各结点上

的平均位移，进而得到三道支撑的平均支撑刚度。水平支撑的等效弹簧刚度取值如下：第一

道支撑为 39.68MN/m2，第二道和第三道支撑均为 52.36 MN/m2。计算中主动侧土压力的计

算采用水土分算，在开挖面以上按三角形分布，在开挖面以下按矩形分布。 

 

图 6-28 主楼侧基坑施工程序与围护结构计算简图 

图 6-29 为主楼南侧地下连续墙在各个工况下的侧移、剪力和弯矩情况。第一次挖土为

无支撑开挖，连续墙的变形类似于悬臂梁的变形；以后各工况随着开挖深度的增大连续墙的

变形逐渐增大，在支设了水平支撑后变形向下发展。开挖到坑底以后 大侧移为 40.8mm，

大正弯矩为 3239kN.m/m， 大负弯矩为 1351 kN.m/m，而 大剪力为 701kN/m。开挖至

坑底时第一、二、三道支撑的反力分别为 461kN/m、721.5 kN/m 和 550.4 kN/m。 
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图 6-29 主楼南侧连续墙在各个工况下的侧移、剪力和弯矩 

    3. 平面连续介质有限元法分析 
采用平面应变有限元模拟基坑北侧裙楼区域的施工过程，所用的分析软件为 Plaxis。考

虑沿基坑中部选取计算断面。在水平方向，模型的坑内部分自连续墙延至基坑的中心，坑外

部分自连续墙向外延伸 100m；竖直方向按实际情况分层设置土层，并自坑底向下延伸

55.05m。土体采用 15 结点的三角形单元模拟，地下连续墙采用梁单元模拟，水平支撑采用

弹簧单元模拟。竖向边界约束水平位移，下边界约束水平和竖直方向的位移。图 6-30 为有
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限元模型图。 

 
图 6-30 北侧裙楼区域平面有限元网格 

土体的本构模型采用 Plaxis HS 模型，有关计算参数如表 6-12 所示。地下连续墙的抗弯

刚度为 EI＝1.024×106kNm2/m，抗压刚度 EA＝1.92×107kN/m。第一道支撑的弹簧刚度为

39.68MN/m2，第二、三道支撑的弹簧刚度为 52.36 MN/m2。连续墙与土体的相互作用采用

Plaxis 软件中的接触面单元[27]来模拟，该接触面单元为 Goodman 单元，切线方向服从

Mohr-Coulomb 破坏准则。由于接触面的强度参数一般要低于与其相连的土体的强度参数，

该软件考虑用一个折减系数 Rinter 来描述接触面强度参数与所在土层的摩擦角和粘聚力之间

的关系，各土层的接触面参数 Rinter亦在表 6-11 中给出。有限元分析过程如表 6-12 所示。 
 

            北侧裙楼基坑的土层计算参数        表 6-11 

参数 ①、②3 ④ ⑤ ⑥ ⑦1 ⑦2 

层厚（m） 10.23 8.85 6.6 3.7 4.7 35.92

γ（kN/m3） 18.8 17.2 18.5 20 18.9 19.2

c（kPa） 6 14 5 31 1 1 

φ（º） 29 12 22 19 31 33 

ψ（º） 0 0 0 0 0 0 

E50
ref（MPa） 15 4.62 10.0 12.5 21.16 32.1

Eoed
ref（MPa） 7.5 2.39 5.0 6.25 10.58 16.05

m 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

Eur
ref（MPa） 75 23.1 50 62.5 105.8 160.5

ν 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

pref（kPa） 100 100 100 100 100 100

K0 0.515 0.79 0.63 0.67 0.49 0.45

Rinter 0.65 0.65 0.65 0.65 0.7 0.7 

 
     北侧裙楼基坑有限元分析过程   表 6-12 

计算荷载步 工况 

Step0 模拟土体在自重作用下的应力场

Step1 施工地下连续墙 

Step2 开挖至 2.25m 深度 
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Step3 施工第一道支撑 

Step4 开挖至 8.25m 深度 

Step5 施工第二道支撑 

Step6 开挖至 13.25m 深度 

Step7 施工第三道支撑 

Step8 开挖至 14.95m 深度 

 
图 6-31 为连续墙在各工况下的剪力和弯矩计算值。开挖到坑底时， 大正剪力和负剪

力分别为 405kN/m 和 410kN/m，而 大的正弯矩和负弯矩则分别为 681 kN.m/m 和 1434 
kN.m/m。 
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图 6-31 连续墙在各个工况下的剪力和弯矩的计算值 

6.4.2 上海世博地下变电站基坑工程 

1. 工程概况 
上海世博 500kV 地下变电站工程位于上海市静安区成都北路、北京西路、山海关路和

大田路围成的区域之中，是国内首座大容量全地下变电站。根据地质勘察报告[28]，场地浅

层 30m 深度范围以上主要为压缩性较高、强度较低的软粘土层，30m 以下为土性相对较好

的粉砂层和粘土层互层，自上而下依次为：①1 人工填土、②灰黄色粉质粘土、③灰色淤泥

质粉质粘土、④灰色淤泥质粘土、⑤1-1 灰色粘土、⑤1-2 灰色粉质粘土、⑥1 暗绿～草黄色粉

质粘土、⑦1 草黄～灰色砂质粉土、⑦2 灰色粉砂、⑧1 灰色粉质粘土、⑧2 灰色粉质粘土与粉

砂互层、⑧3 灰色粉质粘土与粉砂互层、⑨1 灰色中砂、⑨2 灰色粗砂、⑩青灰色粘质粉土。

场地内地基土的主要物理力学参数如下表 6-13。 
 

                             土层主要物理力学参数                        表 6-13 
直剪固快 静力触探 

层序 地层名称 
平均 
层厚 
(m) 

粘聚
力 
c 

内摩
擦角
φ 

孔隙
比 e

含水
率 W
(%) 

实测
标贯
击数
(击)

比贯入 
阻力 Ps 
(MPa) 

锥尖 
阻力 qc 
(MPa) 

② 粉质粘土 1.67 15.7 15.8 0.958 34.4 ┄ 0.72 0.66 

③ 淤泥质粉质粘土 1.51 7.4 14.7 1.317 46.6 3.4 0.71 0.55 

④ 淤泥质粘土 7.01 7.2 17.2 1.358 48.1 2.6 0.65 0.53 
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⑤1-1 粘土 6.93 12.3 12.3 1.091 38.3 4.3 0.94 0.72 

⑤1-2 粉质粘土 4.25 6.8 13.9 1.032 35.4 6.5 1.30 0.98 

⑥1 粉质粘土 5.38 30.7 13.5 0.753 26.1 14.6 2.78 1.94 

⑦1 砂质粉土 3.94 7.9 29.8 0.852 30.5 28.1 12.19 9.71 

⑦2 粉砂 6.51 3.6 31.7 0.772 27.5 50.1 23.23 19.28 

⑧1 粉质粘土 8.32 13.9 23.2 1.052 37.2 9.7 2.38 1.41 

⑧2 
粉质粘土与粉砂

互层 14.76 12.3 23.8 0.992 34.6 15.5 3.45 2.35 

⑧3 
粉质粘土与粉砂

互层 13.08 14.1 24.4 0.902 30.7 ┄ 5.98 6.00 

⑨1 中砂 3.99 4.5 30.8 0.582 18.6 62.0 ┄ ┄ 

⑨2 粗砂 4.90 5.3 33.0 0.544 16.7 83.4 ┄ ┄ 

变电站为全地下四层筒型结构，地下室顶板埋入地下约 2m。地下建筑直径（外径）为

130 米, 基坑开挖深达 33.7 米。采用两墙合一地下连续墙作为基坑周边围护结构，墙厚 1.2m，

入土深度 23.8m，有效长度 54.0m。坑内利用四层地下结构梁板作为围护结构的内支撑系统，

并架设三道临时环形内支撑系统。基坑剖面图如图 6-32 所示。基坑实施过程为从上往下依

次逆作各层地下室结构梁板，和各道临时环形内支撑；待挖至基底浇筑基础底板后拆除或结

合结构的布置保留局部环形支撑。从而完成整体地下结构的施工。 

 
图 6-32  基坑围护结构剖面图 

本基坑工程开挖面积大，开挖深，属上海少有的超深大基坑。地下连续墙围护体呈大直

径圆筒形，支护结构既利用主体结构楼板又增设圆环形内支撑，整个围护体系相对复杂。对

于常规的工程，三维与平面解答可能只存在数值大小的差别，受力状态并无质的不同。但对

于一些平面特殊的工程，三维解答可能会导致受力模式的变化，如果仍按平面计算结果进行

设计，很有可能会影响到工程的安全性。就本工程而言，在力学模型上，更倾向于将其简化

为四周受围压的圆筒问题。当承受围压时，圆筒就会通过产生环向的轴力来抵抗外压，这是

由圆形结构体系固有的传力路径与承载特性所决定的。仅采用竖向平面问题来计算，就不能

反映圆筒结构的这种特性。根据本工程的特殊结构型式，有必要按进行空间分析。下面分别
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采用空间弹性地基板法和三维连续介质有限元法进行分析。 
2. 空间弹性地基板法分析 
（1）计算模型和材料物理力学参数 
模型基本参数：基坑开挖的平面为直径 130m 的圆，开挖深度为 33.7m，采用地下连续

墙作为挡土结构，插入深度 23.8m，有效长度 55.5m。采用四层地下室楼板配合三道环梁支

撑作为水平抗力构件，其中第一道为单环梁支撑，第二、三道为双环梁支撑，各道地下室楼

板按梁板体系折算。模型中连续墙单元环向划分密度为 1.021m，竖向划分密度为 0.5m。地

下连续墙、各道逆作楼板采用 4 节点板单元模拟；各道环梁采用空间梁单元模拟，土体采用

弹簧单元模拟。有限元计算模型网格见图 6-33～图 6-36。 

 
 图 6-33 整体有限元网格                 图 6-34 地下连续墙有限元网格 

图 6-35 压顶圈梁、B0 板及临时支撑有限元网格         图 6-36 第二、三道双环梁有限元网格 

 
各土层的分析参数参考勘察报告，水平向基床系数 m 的取值参考规范结合经验选取，

如表 6-14 所示。结构构件假定为线弹性材料，材料参数按 C30 混凝土选取，弹性模量

E=3×1010Pa，泊松比ν=0.15。土压力计算采用水土分算，连续墙外侧主动土压力按照《基坑

工程设计规范（上海市标准）》（DBJ08-61-97）计算，地面超载取 20kPa。水压力考虑为静

水压力，不考虑渗流的影响。土层分八层开挖，共八个荷载步。表 6-15 为各荷载步模拟内

容。 
                              土层物理力学参数表                          表 6-14 

土层 层底标高(m) 层厚(m) 重度(kN/m3) ϕ (°) C(kPa) m (kN/m4) kmax (kN/m3) 

1-1 -3.2 3.2 18 22 0 1500 3000 

2 -3.4 0.2 19.1 16.8 21.7 2500 5000 

3 -10.5 7.1 17.8 16.3 10.1 2000 5000 

4 -17.5 7 17.2 14.2 6.7 1500 3000 
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5-1-1 -21.3 3.8 18.2 11 12 3000 7000 

5-1-2 -27.5 6.2 18.2 19.7 8.4 3000 9000 

6-1 -31.6 4.1 19.6 14.4 43.3 6000 15000 

7-1 -37.5 5.9 19.1 31.2 5 7000 35000 

7-2 -45.3 7.8 19.3 31.5 4 8000 50000 

8-1 -60.8 15.5 18.4 26.3 19.1 4000 40000 

 
                  各荷载步模拟内容              表 6-15 

计算荷载步 模拟内容 

1 开挖至-2.5m 深度 

2 施工-2m 深度处 B0 板，开挖至-7.5m 深度 

3 施工-7m 深度处单环梁支撑，开挖至-12m 深度 

4 施工-11.5m 深度处 B1 板，开挖至-17m 深度 

5 施工-16.5m 深度处 B2 板，开挖至-22.5m 深度 

6 施工-22m 深度处双环梁支撑，开挖至-27m 深度 

7 施工-26.5m 深度处 B3 板，开挖至-31m 深度 

8 施工-30.3m 深度处双环梁支撑，开挖至-33.7m 深度 

（2）计算结果 
采用同济启明星深基坑支挡结构分析计算软件 FRWS 建立了平面弹性地基梁法模型。

将平面计算结果和空间计算结果进行对比如下表 6-16 和表 6-17。 
                            地下连续墙计算结果对比                    表 6-16 

项目 平面弹性地基梁法 空间弹性地基板法 

大水平位移 Smax(mm) 54.4 32.1 

大正弯矩 M+max(kN-m/m) 4196.6 1857.5 

大负弯矩 M-max(kN-m/m) 2873.2 1656.4 

大环向轴力 Nmax(kN/m) ⁄ 17779 

大正剪力 Q+max(kN/m) 1555.4 613.3 

大负剪力 Q-max(kN/m) 1537.6 609.8 

 
                                支撑结构计算结果对比                      表 6-17 

标高 结构 项目 平面弹性地基梁法 空间弹性地基板法

-2.0 地下室顶板 压应力 σmax(MPa) 1.18 0.21 

-7.0 第一道临时单环支撑 轴力 Nmax(kN) 18061 3690 

-11.5 地下一层结构 压应力 σmax(MPa) 3.51 1.08 

-16.5 地下二层结构 压应力 σmax(MPa) 8.85 2.1 

内圆环 29829 9110 

外圆环 21972 7180 -22.0 
第二道临时 

双环支撑 
连杆 

轴力 Nmax(kN) 

2672 948 
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-26.5 地下三层结构 压应力 σmax(MPa) 10.02 4.28 

内圆环 21782 7500 

外圆环 16044 5860 -30.3 
第三道临时 

双环支撑 
连杆 

轴力 Nmax(kN) 

1951 721 

 
空间弹性地基板法计算表明，地下连续墙环向拱作用得到充分发挥，产生较大的环向轴

力， 大达 17779kN，而竖向梁结构受力模式明显减弱，整个连续墙竖向弯矩值仅为平面计

算的一半左右， 大正弯矩从 4196.6 kN-m/m，减小至 1857.5 kN-m/m，为平面计算的 44%，

大负弯矩从 2873.2 kN-m/m，减小至 1656.4kN-m/m，为平面计算的 57.6%。同时，连续墙

的 大剪力也从 1555.4kN 减小至 613.3kN, 仅为平面计算的 39.4%。表现出以环向拱受力为

主，竖向梁受力为辅的结构受力体系。 
圆筒形连续墙结构除了改善自身受力特性外，还从平面模型中对水平侧压力的传力体系

转变为直接抗力体系，从而减小水平支撑体系上的受力。与平面计算结果相比，第一道单环

的支撑轴力从 18061kN 减小到 3690kN，为平面计算的 20.4%，承受轴力 大的第二道双环

支撑中的内环从 29829kN 减小到 9110kN，为平面计算的 31.9%。由于连续墙的拱作用增加

了整个支护体系的水平刚度，使之水平变形大大减小， 大值从平面计算的 54.4mm 减小到

32.1mm。 
由此可见，空间弹性地基板法能反映圆筒型支护结构的整体受力特性。圆筒型结构把大

部分侧向荷载转移给连续墙环向拱结构，相应减轻连续墙竖向梁结构的负担，克服平面计算

中竖向应力过大的缺点，且通过环向拱作用直接提供水平抗力减小内支撑受力，达到结构整

体应力分布均匀，设计趋于经济合理。 
3. 三维连续介质有限元法分析 
（1）计算模型 
三维分析模型平面大小为直径 530m，深度 100m。计算模型的上边界为自由边界，底

部全约束，侧边限制向基坑方向的水平位移。计算过程中将基坑的围护结构和土体作为整体

进行分析，土体采用 8 节点实体单元模拟；地下连续墙、各道逆作楼板采用 4 节点板单元模

拟；各道环梁采用空间梁单元模拟。三维有限元计算模型网格见图 6-37～图 6-38。土体弹

性模量值参考上海市工程建设规范《岩土工程勘察规范》(DGJ08-37-2002)中土的压缩模量

ES与原位测试成果关系公式并结合经验来确定。 

 
图 6-37 开挖结束后土体有限元网格          图 6-38 开挖结束后土体局部有限元网格 

 

（2）计算结果 
图 6-39～图 6-40 为施工结束时连续墙的弯矩和剪力计算结果。 
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            图 6-39 连续墙弯矩包络图                图 6-40 连续墙水平剪力包络图 

                           
对空间弹性地基板法和三维连续介质有限元法的计算结果与常规设计计算所采用的平

面弹性地基梁法的结果进行对比，如表 6-18 所示。从表 6-18 可以看出，平面方法不反映连

续墙的环向作用，其结果可供设计参考，但不宜直接用于构件设计，而空间分析则能反映本

工程圆筒形支护结构以环向受力为主的特点。空间弹性地基板法与三维连续介质有限元法相

比，由于前者是规范方法的延伸，以其作为设计依据，能够有足够的安全度保证，而后者的

计算结果表明当同时考虑土体的作用时，支护结构的内力及变形会更小。 
                             地下连续墙计算结果对比                        表 6-18 

项目 平面弹性地基梁法 空间弹性地基板法 三维有限元法 

大水平位移(mm) 54.4 32.1 25.3 

大正弯矩(kN.m/m) 4196.6 1857.5 726.7 

大负弯矩(kN.m/m) 2873.2 1656.4 593.4 

大环向轴力(kN /m) ／ 17779 7627 

大正剪力(kN /m) 1555.4 613.3 222.1 

内 

力 

 

大 

值 
大负剪力(kN /m) 1537.6 609.8 333.9 

标高-2.0 m 处(kN.m/m) 0 0 0 

标高-7.0 m 处(kN.m/m) 1754.5 748.9 218.7 

标高-11.5 m 处(kN.m/m) 2732.9 1205.5 201.1 

标高-16.5 m 处(kN.m/m) 2848.6 1357.1 391.6 

标高-22.0 m 处(kN.m/m) 3503.7 1751.3 697.7 

标高-26.5 m 处(kN.m/m) 3285.7 1673.8 516.4 

地 

下 

连 

续 

墙 

弯 

矩 标高-30.3m 处(kN.m/m) 2676 1626.6 386.8 

标高-2.0 m 处(kN /m) ／ 2581 781 

标高-7.0 m 处(kN /m) ／ 6621 2546 

标高-11.5 m 处(kN /m) ／ 9705 4171 

标高-16.5 m 处(kN /m) ／ 13346 6076 

标高-22.0 m 处(kN /m) ／ 16532 7509 

标高-26.5 m 处(kN /m) ／ 17779 7275 

地 

连 

墙 

环 

向 

轴 

力 标高-30.3m 处(kN /m) ／ 17114 6124 
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