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第5章 基坑稳定性 

5.1 概述 

基坑工程的设计计算一般包括三方面的内容，即稳定性验算、支护结构强度设计和基坑变形计

算。稳定性验算是指分析基坑周围土体或土体与围护体系一起保持稳定性的能力；支护结构强度设

计是指分析计算支护结构的内力使其满足构件强度设计的要求；变形计算的目的是为了控制基坑开

挖对周边环境的影响，保证周边相邻建筑物、构筑物和地下管线等的安全。 

基坑边坡的坡度太陡，围护结构的插入深度太浅，或支撑力不够，都有可能导致基坑丧失稳定

性而破坏。基坑的失稳破坏可能缓慢发展，也有可能突然发生。有的有明显的触发原因，如振动、

暴雨、超载或其他人为因素，有的却没有明显的触发原因，这主要由于土的强度逐渐降低引起安全

度不足造成的。基坑破坏模式根据时间可分为长期稳定和短期稳定。根据基坑的形式又可分为有支

护基坑和无支护基坑破坏。其中有支护基坑围护形式又可分为刚性围护、无支撑柔性围护和带支撑

柔性围护。各种基坑围护形式因为作用机理不同，因而具有不同的破坏模式。 

基坑可能的破坏模式在一定程度上揭示了基坑的失稳形态和破坏机理，是基坑稳定性分析的基

础。《建筑地基基础设计规范》(GB50007-2002)将基坑的失稳形态归纳为两类：一、因基坑土体强度

不足、地下水渗流作用而造成基坑失稳，包括基坑内外侧土体整体滑动失稳；基坑底土隆起；地层

因承压水作用，管涌、渗漏等等。二、因支护结构(包括桩、墙、支撑系统等)的强度、刚度或稳定性

不足引起支护系统破坏而造成基坑倒塌、破坏。 

1. 根据围护形式不同，基坑的第一类失稳形态主要表现为如下一些模式。 

（1）放坡开挖基坑 

由于设计不合理坡度太陡，或雨水、管道渗漏等原因造成边坡渗水导致土体抗剪强度降低，引

起基坑边土体整体滑坡，如图5.1所示。 

 

图5.1 放坡开挖基坑破坏模式 

（2）刚性挡土墙基坑 

刚性挡土墙是水泥土搅拌桩、旋喷桩等加固土组成的宽度较大的一种重力式基坑围护结构，其

破坏形式有如下几种： 

a. 由于墙体的入土深度不足，或由于墙底存在软弱土层，土体抗剪强度不够等原因，导致墙体

随附近土体整体滑移破坏，如     图5.2 (a)所示

b. 由于基坑外挤土施工如坑外施工挤土桩或者坑外超载作用如基坑边堆载、重型施工机械行走

等引起墙后土体压力增加，导致墙体向坑内倾覆，如     图5.2 (b

c. 当坑内土体强度较低或坑外超载时，导致墙底变形过大或整体刚性移动，如     图5.2(c



 

     

(a)                      (b)                      (c) 

     图5.2 刚性挡土墙基坑第一类破坏形式 

（3）内支撑基坑 

内支撑基坑是指通过在坑内架设混凝土支撑或者钢支撑来减小柔性围护墙变形的围护形式，其

主要破坏形式如下： 

a. 因为坑底土体压缩模量低，坑外超载等原因，致使围护墙踢脚产生很大的变形，见        图

5.3(a

结构失稳和地面塌陷的严重事

故，

坑底部土体的抗剪强度较低，致使坑底土体随围护墙踢脚向坑内移动，产生隆起破坏，

见  

合理或者坑底超挖，承压含水层的水头

压力

不合理或者降水井点失效后，导致水位上升，

会产

坡较陡、   图

5.3(f)。 

  

      (b)              

 
(d)                          (e) 

        图5.3

)； 

b. 在含水地层（特别是有砂层、粉砂层或者其他透水性较好的地层），由于围护结构的止水设施

失效，致使大量的水夹带砂粒涌入基坑，严重的水土流失会造成支护

还可能先在墙后形成空穴而后突然发生地面塌陷，见        图5.3(b)； 

c. 由于基

      图5.3(c)； 

d. 在承压含水层上覆隔水层中开挖基坑时，由于设计不

冲破基坑底部土层，发生坑底突涌破坏，见        图5.3(d)； 

e. 在砂层或者粉砂地层中开挖基坑时，降水设计

生管涌，严重时会导致基坑失稳，见        图5.3(e)； 

f. 在超大基坑，特别是长条形基坑（如地铁站、明挖法施工隧道等）内分区放坡挖土，由于放

降雨或其他原因导致滑坡，冲毁基坑内先期施工的支撑及立柱，导致基坑破坏，见      

墙体向地面塌陷一侧移动漏成空洞穴

由接缝向坑内涌砂

(a)                          (c) 
支撑

                   (f) 

 内支撑基坑的第一类破坏模式 

河道

坑底突涌



 

         

深度不够，或基坑底部超挖，导致基坑踢脚破坏，如          图5.4(a)； 

（1

此类破 折断，

导致基坑整 土层或

   (a)                (b)                (c)                  (d) 

图5.5 围护墙破坏 

2）支撑或者拉锚破坏 

造成支撑或拉锚破坏， 如图5.6。 

 

 

 

            (c) 

图5.6 支撑或拉锚破坏 

（3）墙后土体变形过大引起的破坏 

该类破坏主要是因为围护墙刚度较小，造成墙后土体产生过大变形，危及基坑周边既有构筑物，

  
(a)                                 (b) 

          图5.4 拉锚板桩基坑的第一类破坏模式 

 

（4）拉锚基坑 

a. 由于围护墙插入

b. 由于设计锚杆太短，锚杆和围护墙均在滑裂面以内，与土体一起呈整体滑移，致使基坑整体

滑移破坏，如          图5.4(b)。 

2. 基坑第二类失稳形态根据破坏类型主要表现为以下几种。 

）围护墙破坏 

坏模式主要是由于设计

体破坏，例如挡土

或施工不当造成

墙剪切破坏，柔性围护

者少加支撑导致墙体应力过大，使围护墙折断，基坑向坑内塌陷，如

围护墙强度不足引起的

墙墙后土压力较大，

图5.5

围护墙剪切破坏或

而围护墙插入较好

。 

 

（

该类破坏主要是因为设计支撑或拉锚强度不足， 导致基坑失稳，

 

(a)                       (b)       



 

图5.7。

 

(a) b) 

的破坏 

内容包括：整体稳定性验算、抗滑移验算、抗倾覆稳定性、

抗隆起稳定以及渗流稳定性验算等。 

 

5.2 整体稳定性分析 

的一项验算内容。对于不同的支护形式其验算会有一些差异，以

5.2.1

在应用时一

般 对 条 间 力 要 作 各 种 各 样 的 假 定 ， 由 此 也 产 生 了 不 同 名 称 的 方 法 ， 各 种 方 法 见              

。 

 

 

                                 条分法各种方法比较表                              表5-1 

所满足的平衡条件 

 或者使锚杆变位，或产生附加应力，危及基坑安全，如

                   

                              (

图5.7 墙后土体变形过大引起

锚杆基坑的破坏形式可参考拉锚基坑，此处不再赘述。 

本章内容旨在阐述为避免第一类基坑失稳形态而需要进行的验算项目及验算方法，根据基坑可

能的失稳破坏模式，稳定性验算的主要

基坑支护体系整体稳定性验算的目的就是要防止基坑支护结构与周围土体整体滑动失稳破坏，

在基坑支护设计中是需要经常考虑

下针对不同支护形式分别讨论。 

 整体稳定性分析的条分法 

当基坑周围场地空旷，环境条件允许时基坑坑壁可采用放坡开挖的形式。边坡稳定分析中比较

常用的是基于极限平衡理论的条分法。条分法分析边坡稳定在力学上是超静定的，因此

 

计算方法 
整体力矩 土条力矩 直力 水平力 

滑 裂 面

垂 形式 
瑞  
(F ) 

√    圆弧 
典圆弧滑动法

ellenius 1927
简化 Bishop 法 
(Bishop, 1955) 

√  √  圆弧 

力平衡方法 
(如：Lowe 和 0；美国陆军

工程

  √ √ 任意 Karafiath, 196
师团法, 1970) 

 

Janbu 法 
(Janbu, 1968) 

√ √ √ √ 任意 

Spencer 法 
√ √ √ √ 任意 

(Spencer, 1967) 
Morgenstern-Price 法 
genstern 和 Price, 1965) 

√ √ √ √ 任意 
(Mor



 

边坡稳定的安全系数可定义为： 

 
需要的抗剪强度边坡达到极限平衡时所

土体的抗剪强度
=F  (5.1) 

对于                                中各种方法，经过大量的研究及实践，对表中各常用

析边坡稳定性时是非常

不准

条分法可作如下概括(Duncan, 1996)： 

(1) 瑞典圆弧滑动法在平缓边坡和高孔隙水压情况下采用有效应力法分

确，所计算的安全系数太低；该法的安全系数在 0=ϕ 分析中是相当精确的，采用圆弧滑裂面的

总应力法分析时也是比较精确的。此法的数值分析不存在问题。 

是精确的（

面仅为圆弧滑裂面以及有时会遇到数值分析问题。

(2) 简化Bishop法在所有情况下都 除了遇到数值分析问题情况外）。其缺点在于滑裂

如果使用简化Bishop法计算获的安全系数比由瑞典

圆弧法 样的圆弧滑动面上计算的安全系数小，那么可以推定毕肖普法中存在数值分析问题，在

肖普法进行计算并比较是一个合理的做法。 

感，不合适的条间力假定将可能导致安全系数出错。这类方法同样存在有时数值分析困难问题。 

这些方法计算的计算结果误差不超过12%，相对于可认为是正确的结果的误差一般不会超过6%。不

目前工程实 用的分析方法是比较原始的瑞典圆弧滑动条分法，由于该方法中仅能满足整

个滑动土体 件，而不满足其它平衡条件，由此产生的误差一般会使求出的安全系

数偏低 10％～20％，而且随着滑裂面圆心角和孔隙压力的增大而增大。下面主要简单介绍一下常用

1. 条分法的基本概念 

分析土坡的稳定性，以后此法在各国得到广泛应用，成为瑞典圆弧法。 

O，半径为R。认为

转动。将滑动土体当成一个刚体，滑动土体的重量为W，它是促使土

坡滑 动的力，

在同

这种情况瑞典圆弧法的计算结果要比Bishop法的计算结果更可靠。鉴于此，同时采用瑞典圆弧法和毕

(3) 仅使用力的平衡而不考虑力矩平衡的条分方法，其计算结果对所假定的条间力方向极为敏

(4) 满足全部平衡条件（力、力矩）的方法，在任何情况下都是精确的（除非遇到数值分析问题），

过所有这些方法都存在数值分析问题。 

践中常

的整体力矩平衡条

的瑞典条分法和Bishop法。 

在介绍条分法之前首先解释一下整体圆弧滑动法的基本概念。1915年瑞典Petterson用圆弧滑动法

如图5.8所示均匀简单土坡，若可能的圆弧滑动面为AC，其圆心为 边坡失去

平衡就是滑动土体绕圆心发生

动的力。沿着滑动面AD上分布的抗剪强度是抵抗土坡滑 ϕτ cf += tanN ，其中N为

垂直于滑动面AD的正压力。 

沿滑动面AD上土的抗剪强度对圆心O构成一个抗滑力矩 RADM fr ⋅⋅=τ 。由滑动土体的重量

W对圆心O构成的滑动力矩  

 

xWM s ⋅= 。则土坡滑动的稳定安全系数可表达为：

xW
RAD

M
M f

r ⋅
F s

s

⋅⋅
==
τ

 (5.2) 

由 是不断变化的，在上式中图的抗剪强度于滑动面上的正应力 N fτ 沿滑动面AD上的分布是不

均匀的，因此直接按式(5.2)计算土坡的稳定系数有一定的误差。整体圆弧滑动法原则上只适用于



 

0=φ 的情况。 

为了将圆弧滑动法应用于 0≠φ 的情况，通常采用条分法。条分法是将滑动面上的土体竖直分成

若干土条进行边坡稳定分析的一种方法。不论坡面表面是否平整、坡内土质是否均匀都可以使用这

。所 说条分法是一种实用的计算方法。条分法假定土体是刚塑性体，根据滑动面上的

破坏条件以及土条的力和力矩平衡方程求解。 

条，则条块间的分界面有

个，要求解的未知量有： 

种方法

如

)1( −n

以可以

图5.8所示，先假设破坏滑动面，然后把滑动面以上的土体分成 n

 
图5.8 条分法示意图 

界面上的力未知量为 )1(3 −n ，包括两相邻土条分界面上的法向条间力 )1( −n 个，两相邻土条分

界面上 向条间的切 力(或 力与切向条间力的夹角法向条间 ) )1( −n 个以及两相 土条间力合力作用点

滑动面上力的未知量为 ，包括每一土条底部的法向反力 个，以及每一土条底部切向力与法

向力的合力作用点位置

求的安全系数 按安全系数新的定义，每一土条底部的切向力可由法向力及安全系数

。如果把土条取得较薄，土条底部切向力及法向力合力作用点可

邻

位置

sF 求

)1( −n 个； 

n2
 

n
n 个；

再加上待 sF (

出)。 

这样总计未知量个数为

近似为作用于土条底部的中点，这样未知量减少至 24
25 −n

−n
2
个。而我们所能得到的只有各土条水平向

及竖直向力的平衡以及力矩平衡共 个方程，还有n3 −n 个未知量无法求出，因此土坡的稳定分析

问题实际上是一个高次超静定问题。要使问题得解就必须建立新的条件方程。有两个可能的途径：

分布，因而可以不必用条分法，而采用常规的弹塑性有限元分析方法，但这会是问题变得非

常复杂

有许多不同的条分法，其差别都在于采用不同的简化假定上。各种简化假定，大致可分为三种类型：

，下述的瑞典条分

法（或Fellenius法）和简化Bishop法属于此类；(2)假定法向条间力与切向条间力的交角或条间力合力

一是抛

的应力

(1)

的方向）

弃刚体平衡的概念，把土当成变形体，通过对土坡进行应力变形分析，可以计算出滑动面上

；另一种途径是仍以条分法为基础，但作出各种简化假定以减少未知量或增加方程数。目前

不考虑土条间作用力或仅考虑其中的一个（比如假设所有土条间的切间力为零）

这个方向通常均通过试算加以确定），属于这一类的有Spencer法，Morgenstern-Price法，Sarma

法；(3)假定条间力合力的作用点位置，例如Janbu提出的普遍条分法。 



 

均相同。因此，用条分法计算出来的数值并不能代表土坡在实际土

条条

定在两个土条之间并不满足，对安全系数的计算结果，这样所造成的

误差

图5.9表示以匀质土坡及其中任一土条 上的作用力。土条宽度 ， 为其本身的自重， 及 分

必须指出的是，无论是土条之间的内力或土条底部的反力，由于没有考虑土体本身的应力应变

关系，同时又假定所有土条的 sF

件下真正的内力或反力。 

2. 瑞典条分法(Fellenius法) 

瑞典条分法是条分法中最简单最古老的一种。该法假定滑动面是一个圆弧面，并认为条块间的

作用力对边坡的整体稳定性影响不大，可以忽略，或者说，假定每一土条两侧条间力合力方向均和

该土条底面相平行，而且大小相等、方向相反且作用在同一直线上，因此在考虑力和力矩平衡条件

时可相互抵消。然而，这种假

有时可高达60%以上。 

i i i i

别为作用于土条底部的总法向反力和切向阻力，土条底部的坡脚为 0>i

i b W N T

α ，滑弧的长度为 il ，R为滑

动面圆弧的半径。Bishop等提出的关 安全系数定义的改变，对条分法的 展起了非常重要的作 。于 发

Bishop等将土坡稳定安全系数 定义为眼整个滑动面的抗剪强度

用

sF fτ 与实际产生的剪应力τ 之比，即

τ
τ f

sF = 。这不仅是安全系数的 加明确，而且使用范围 以后非圆弧

及土条分界面上条间力的各种考虑方式提供了有利条件。 

物理意义更 更广泛，为 滑动分析

 
图  瑞典条分法 5.9

假设整个滑动面AD上的平均安全系数为 ，按照安全系数的定义，土条底部的切向阻力sF iτ 为： 

 
ss FF

iiii
i

f
ii

NlC
ll

ϕτ
ττ

tan+
=⋅=⋅=  (5.3) 

于不考虑条间的作用力，根据土条底部法向力的平衡条件，可得： 

 

由

iii WN θcos=  (5.4) 

式中 iii WT θsin= ，因此土条的力多边形不闭合，即本法不满足土条的静力平衡条件。按整体

力矩平衡条件，各土条外力对圆心的力矩之和应当为零，即： 

∑∑ = RRW ii τθsin  (5.5)  i



 

将式(5.3)和式(5.4)代入式(5.5)

 

，并进行简化 

∑
∑ +

=
ii

iiiii
s W

Wlc
F

θ
ϕθ

sin
)tancos(

 (5.6) 

如果将土条 的重力 沿滑动面分解成切向力i iW iii W θτ sin= 和法向力 iii W θτ cos= ，切向力对

圆心产生滑动力矩M s RTi= ，法向力引起摩擦力，与滑动面上的粘聚力一起组成抗滑力，产生抗滑

力矩，引用式(5.2)得 
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ii

iiiii
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M
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F
θ

ϕθ
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)tancos(
 (5.7) 

积累了丰富的工程经验，一般得到的安全系数偏低(即偏于安全)，故目前仍然是工程中常用的方法。 

)提出的简 op采用

是假定土条间垂直方向的作用力相等，即

得到与(5.6)完全相同的结果。 

瑞典条分法式忽略土条间力影响的一种简化方法，它只满足土体整体力矩平衡条件而不满足土

条的静力平衡条件，这是它区别于后面将要讲述的其它条分法的主要特点。此法应用的时间很长，

3. Bishop条分法 

为了解决高次超静定问题，Fellenius的简单条分法假定不考虑土条间的作用力，一般说这样得到

的稳定安全系数是偏小的。为了改进条分法的计算精度，就应该考虑土条间作用力，以求得比较合

理的结果。目前已有许多解决的方法，其中Bishop(1955 化方法是最简单的。Bish 的

静定化条件 1+= ii XX 。如果考虑到端部土条的 01 =X ，

从而有 

 ),,3,2(0 niX i ==  (5.8) 

这样就增加了 )1( 个静定化条件，超静定次数成为−n 1)1()2( −=−−− nn ，多了一个静定化条

件。 间的竖向剪切力的作用。 

  根据土条 的竖向平衡条件可得： 

 

Bishop的假设条件实际上也就是忽略土条

i  

0cossin =−− iiiii NTW αα  (5.9a) 

 或 iiTWN iii αα sincos −=  (5.9b) 

    根据满足安全系数的 时的极限平衡条件： 

 

sF

s

iiii
i F

Nlc
T

ϕtan+
=  (5.10) 

将式(5.9a)代入式(5.10)，整理后得： 
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 或 )
sin

(1

s
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i
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−=  (5.11b) 

式中，
s

ii
ii F

m
αϕ

αα
sintan

cos +=  

考虑整个滑动土体的整体力矩平衡条件，各土条的作用力对圆心力矩之和为零。此时条间力 和

成对出现，大小相等，方向相反，相互抵消，对圆心不产生力矩。因此，只有重力 和滑动面

上的切向力 对圆心产生力矩，即 

iE

iX iW

iT

 ∑∑ = RTRW iii θsin  (5.12) 

将式(5.10)代入式(5.12)得： 

 ∑∑ += RNlc
F

RW iiii
s

ii )tan(1sin ϕα  (5.13) 

然后代入式(5.9a) iT 值，简化后得： 
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 (5.14) 

其中，
s

ii
ii F

m
αϕ

αα
sintan

cos += 。 

在式(5.14)中，等式的两边都含有 ，因此不能直接求出安全系数，而需要采用迭代方法计算

值，可以根据瑞典条分法求出的 作为第一次近似解。 

sF sF

sF

随着数值分析手段的进步和计算机性能的提高，近几年来边坡稳定分析中出现了强度折减有限

元技术和极限分析上下限有限元技术等新方法。强度折减有限元方法同时考虑应力平衡方程、应力

应变关系和变形协调方程，通过对土体强度的逐步折减而求解边坡的稳定性问题；极限分析有限元

方法将极限分析理论与有限元相结合，可以分别从上限(极限分析上限有限元)和下限(极限分析下限

有限元)将理论上真实稳定解限定在很小的范围之内。强度折减有限元技术和极限分析有限元技术都

具有有限元适应性强的特点，在理论上也比较严格，但是技术上要求较高，目前还不能得到较为广

泛的应用。 

5.2.2 坑底有软弱夹层时土坡的稳定性 

当基坑底部有薄软弱夹层存在时，基坑边坡很有可能沿着一个复合滑动面滑动，由圆弧和直线

组成，如图5.10中的abde面。复合滑动面的稳定性分析比较复杂。在实际工程中常采用简化的方法进

行分析。 



 

 
图5.10 坑底有软弱夹层时的复合滑动面 

从图5.10可以看出，由于abf土体向下滑动，作用于fb面对主动土压力PA的推动，使边坡向左产

生水平滑动，滑动阻力为前端的被动土压力PP和沿软土层水平滑动面的抗剪阻力cL。简化分析时，

假定PA和PP的方向都是水平的，安全系数可有两种不同的计算方法，如果以滑动力与抗滑力之间的

相对关系来考虑，则安全系数表达式可写成： 

 
A

P
s P

PsLF +
=  (5.15) 

或者以粘土层的抗剪强度为依据，安全系数可写成 

 
PA

s PP
sLF
−

=  (5.16) 

式中：s 为软粘土的抗剪强度，L 为滑动面通过软土层的长度，PA和 PP 分别为主动土压力和被动土

压力。 

计算时，先计算被动土压力PP，其次是假定一个b点，计算PA，再计算安全系数。多次选择b点

进行试算，最后确定最小安全系数Fsmin。 

公式
A

P
s P

PsLF +
 (5.15)=

同。因此，应根据经验，来选择计算的公式。计算结果公式(5.16)小于式(5.15)，因此，前者的控制标

5.2.3

这里主要讨论地下水稳定渗流时土坡的稳定分析。 

稳定渗流期是指土坡内土体已完全固结，所产生的超静孔隙水压力已经全部消散，土坡内已形

成稳定渗流，渗透流网得以唯一确定，而且不随时间而变化。这种情况下，土坡内各点的孔隙水压

力均能由流网确定。因此，原则上应该用有效应力法分析而不用总应力法。 

有效应力法物理概念明确，困难在于孔隙水压 算上。采用此法时，在取滑动土体进行力

的平衡分析上又有两种方法。第一种方法是把土体(包括土骨架和孔隙中的流体-水和气)作为整体取

上

和 是滑动力 是法向力。

和(5.16)都可以用来计算边坡的稳定性，但它们计算的结果显然不

准可取小值，而后者应取大值。 

 考虑地下水渗流作用时的稳定计算 

力的计

隔离体，滑动面是隔离体的边界面。边界面上受水压力的作用，水压力的大小就是边界面 各点的

孔隙水压力值，方向垂直于滑动面。如图5.11所示，取土条进行力的分析，将土条的重力 iW 分解成法

向力 iN 切向力 iT 。T ，对圆心产生滑动力矩 siM 。 如果将其扣去孔隙水

压力 ii lu ，剩余部分 )( iii luN

i iN

− 在滑动弧面上产生摩擦阻力 ϕ′− tan)( iii luN ，摩擦阻力对于圆心产



 

用有 度指标

生抗滑力矩 riM 。因为这时孔隙水压力已被扣除，摩擦阻力完全由有效应力计算。当然抗剪强度指

标应采 效强 ϕ′。这种有效应力法在工程中应用较多，相应的土坡安全系数公式可以写为： 
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 (5.17) 

 

图5.11 稳定渗流期土坡稳定分析 

的确定，可以有两种方法：其一，根据稳定渗流分析得到的浸润线位置来计

算孔压，即

 

 

 

αk

至于孔隙水压力

iu

iu

ih2wγ= 。此时土坡安全系数的计算公式可以改为： 
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其二，根据稳定渗流分析得到的孔压分布值直接利用式(5.17)进行计算。无疑，这两种方法是不

完全一致的。

＝1.0，那么式(5.18)可以简化为： 

 

 

如果浸润线的坡度相对平缓，可近似取 iθ
2cos

iisatii

iiii
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hhblc
F
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与式 相比，上式分子中土体的重量改为 )( 21 iiiii hbhbW γγ ′+=′(5.18) ，而孔隙水压力(渗流压力)不

再出现。就 渗透 滑弧稳定性的作 替，即计算抗滑力时，浸润

方法就是工程中常用的替代容重法。所以式(5.19) 就实质而言，仍然是有效

应力法，因此抗剪强度指标都采用有效强度指标

是说， 压力对 用，可以用近似的方法代

是式(5.18)的近似表达式。

c

线以下这一部分土柱重量用有效容重代替饱和容重，而在滑动力的计算重则仍采用饱和容重。这种

′，ϕ′。其优点是计算中只要知道坝体内浸润线的

位置，而可 计算 力，也即不必绘流网，从而使计算得到简化。但是如

(5.19)的计算结果就会有较大的差别，这时为了正确考虑渗流

(5.18)为宜。 

能减去浮力 算滑 的力时，就要考虑到水位突然下降后孔隙水压力还不会消散，因此在

以不必

作用的影响，还是采用

，而计

滑弧面

式

动面上

上各点的渗透压

果滑动圆弧的圆心角过大，式(5.18)与式

当水位骤降时，因为水位突然下降，滑动土体已失去浮力的作用，因此在计算土条滑动力时不



 

计算式中分母全部采用饱和容重计算抗滑力时则应考虑浮力。也就是说在安全那系数 satγ ，而分子全

部采用有效容重γ ′，无疑这是一种最不利的情况。 

另一种方法则是把滑动土体中的土骨架作为研究的对象，孔隙中的流体作为存在于土骨架中的

连续介质。分析滑动土体中土骨架的力的平衡时要考虑流体与土骨架间的相互作用力，即浮力和渗

这种方法，工程中采用较少，只用于已绘制出渗流网的情况。 

5.2.4 整体稳定性分析新方法 

提高，近几年来边坡稳定分析中出现了强度折减有限

元技术和多块体上限方法、极限分析上下限有限元技术等新方法。 

目前岩 稳定性问题分析的极限分析方法是以传统塑性力学的极限分析上下限定理为

（2）服从Drucker公设，屈服面外凸和服从关联流动法则；（3）小变形假定；故可应用虚功原理。应

力许可的应力场（在全局范围内满足平衡方程、应力边界条件和不违背屈服准则），与之对应的外荷

载必小

界条件），根据外力功功率和内能耗散率相等确定的外荷载必大于等于真实极限荷载。 

在实际中应 为广 处只给出用于上限计算的能量方程。极限分析上限理论的叙述方法有

许多种，此处采用一种比较简练的说法，即对于任何运动许可的破 ，内能耗散率不

功功率（Drucker等，1952），可表示为： 

； S上的面积分布力矢量 域V 体积力矢量； 为通过关联流动

法则与

极限分析方法与现代数值分析手段相结合的应用主要有两类，一类为多块体上限方法，另一类

为极限分析有限元方法。目前这两类方法在边坡稳定、地基极限承载力及挡土墙土压力等经典岩土

领域稳定性分析问题中都有了较多的应用。此处简要探讨两类方法在边坡稳定分析的应用情况。

目前，多块体上限方法在边坡稳定分析中所采用的多块体相容破坏模式主要有两类，一类为

Michalowski（1995）所采用的，如图5.12所示；另一类为Donald和陈祖煜（1997）所采用的，如图

5.13所示。 

透力。

随着数值分析手段的进步和计算机性能的

1. 极限分析方法的基本假定及内容 

土工程工程

依据的。极限分析上下限定理的基本假定包括：（1）材料呈理想塑性，也即不发生应变硬化或软化；

用虚功原理及关联流动法则，可得极限分析上下限定理的基本内容为：（1）下限定理：对于一个静

于等于真实极限荷载；（2）上限定理：对于一个运动许可的速度场（满足相容条件和位移边

一般来说，构造运动许可的速度场要比全局范围内的静力许可应力场简单的多，因此上限方法

用的更 泛。此

坏机构 小于外力

 dVdVvXdSvT ijijiiii ∫∫∫ ≤+ ε  i,j=1,2,3 (5.20) 

式中， ij 为运动许可速度场中的塑性应变率场； iv 为与 ijε 满足几何相容的速度场（运动许可

速度场） iT 、 iX 分别为边界

VVS

σ

ε

和区 内的 ijσ

ijε 相联系的应力场。 

 

2. 多块体上限方法在边坡中的应用 



 

 

（a）多块体平移滑动破坏模式；（b）单个块体k； 

（c） 块体k与块体k-1的速度及相对速度  （d） 块体k与块体k-1之间的相容速度图 

图5.12  Michalowski（1995）边坡稳定分析的多块体破坏模式及速度场 

 

(a) 多块体破坏模式              （b）速度相容条件 

图5.13 Donald和Chen（1997）边坡稳定分析的多块体破坏模式及速度场 

由图5.12及图5.13可见，这两种多块体相容破坏模式是与边坡稳定分析的垂直条分法以及Sarma

的斜条分法相对应的。根据上限定理的要求，为了使由n个条块组成的破坏模式相容，就要要求相邻

条块的运动不能导致它们重叠或分离，也就是说，它们的速度多边形要闭合。据此就可以沿着滑坡

方向逐步推求每一条块的速度及它们之间的相对速度，最终求出整个多块体破坏模式的相容速度场

（所求得的各条块速度及相对速度表示为某一条块，比如第一个条块速度的函数）。此时的上限能量

方程中只含有边坡稳定系数F一个参数，即可进行求解。应用多块体上限方法分析边坡时，安全系数

的定义一般是与传统条分法的定义方法一致，因此应用多块体上限方法进行边坡稳定求解时会涉及

到比较繁琐的迭代过程。不同的破坏机构会对应不同的安全系数，因此需要通过优化寻求最小F值及

其所对应的那个破坏机构。 

3. 极限分析有限元方法在边坡稳定性分析中的应用 

极限分析有限元方法是将极限分析方法与有限元技术相结合的一类方法，该类方法具有极限分

析理论的严格性及有限元强适用性的双重优点。目前该类方法已经从线性规划发展到非线性规划，

处理问题的范围也从二维发展到三维。此处只对线性规划的极限分析有限方法及其在边坡稳定分析

中的应用情况做一简单介绍。 

平面条件下，Mohr-Coulomb屈服准则，可由公式（5.21）表示，若做公式（5.22）所示的变量代

换，可以发现，Mohr-Coulomb屈服准则的屈服面为圆形。为能够应用线性规划方法，需要将



 

Mohr-Coulomb屈服准则根据上下限方法的特点作如图3所示的线性化处理。为保证解的下限性质，采

用内接多边形近似，当进行上限分析时，为保证解的上限性质，采用外接多边形近似，如图5.14所示。 

  (5.21) 0)sin)(cos2()2()( 222 =+−•−+−= φσσφτσσ yxxyyx cF

           0)sin(-cos2cR     ;2Y     ; =+•==−= φσσφτσσ yxxyyxX  (5.22) 

有限元计算中单元采用3节点三角形线性单元。下限分析方法中单元中未知量为节点的应力（σx、

σy、τxy），应力场中的应力间断可以发生在每一个三角形的边上；上限分析方法中，单元中未知量为

6个节点速度向量和将屈服准则线性化后与关联流动法则相关的P个塑性因子。早期Sloan（1989）的

极限分析上限有限元方法中，运动许可速度间断只发生在指定面上，此时所得结果较差，为改善计

算程序中的这一缺点，Sloan等又对极限分析上限方法进行了改进，使得速度间断可以发生在任意相

邻单元间，不过此时需要对关联流动法则做出调整。 

目前极限分析有限元方法在边坡稳定分析中的应用已经比较成功，可以考虑非均质，几何形状

复杂，以及考虑孔隙水的复杂边坡稳定性上下限计算问题。但极限分析有限元方法在网格划分、目

标函数规划等方法技术难度都是比较大的，目前还不能在实际工程得到广泛的应用。 

 

图5.14 线性规划程序中莫尔——库伦屈服面的线性近似 

 

4. 强度折减方法 

(1) 强度折减有限元的基本原理 

采用强度折减是有限元方法分析边坡稳定性的有效方法，它是在理想弹塑性有限元计算中将边

坡岩土体抗剪强度参数逐渐降低直到其达到破坏状态为止，可以自动根据弹塑性计算结果得到临界

滑动面，同时得到边坡的强度储备安全系数F。 

早在上世纪70 年代， Zienkiewicz 就提出了采用降低岩土体强度的方法来计算岩土工程的安

全系数，但受限于当时的计算条件，强度折减有限元方法并没有得到广泛的应用。近年来随着计算

机软硬件的高速发展，特别是大型商业有限元软件（阿纳所以三）等的广泛应用，强度折减有限元

技术成为边坡分析领域生命力十足的方法。 

(2) 边坡稳定失稳判据 

应用强度折减有限元分析边坡稳定性的一个关键问题是边坡失稳的判据问题。目前的失稳判据

主要有三类：(1) 以广义塑性应变或者等效塑性应变从坡脚到坡顶贯通作为边坡破坏的标志； (2) 在

有限元计算过程中采用力和位移的不收敛作为边坡失稳的标志；（3）以坡体或坡面的位移发生突变



 

作为边坡失稳的标志。对于三种标准，郑颖人等（2005）研究后指出：土体滑动面塑性区贯通是土

体破坏的必要条件，但不是充分条件。土体破坏的标志应是部分土体出现无限移动，此时滑移面上

的应变或者位移出现突变，因此，这种突变可作为破坏的标志。此外有限元计算会同时出现计算不

收敛。上述（2）、（3）两种判断依据是一致的。从计算结果来看判据（1）与判据（2）、(3)的差

异也不大，因而采用有限元数值计算是否收敛作为土体破坏的依据是合适的。 

(3) 强度折减有限元分析边坡稳定的实现过程 

强度折减有限元法分析边坡稳定性可以分成以下3 步： 

a. 建立边坡的有限元分析模型。坡体各种材料采用不同的单元材料属性；计算边坡的初始应力

场，初步分析在重力作用下，边坡的变化和应力；记录边坡的最大变形。 

b. 增大F。将折减后的强度参数赋给计算模型，重新计算，记录计算收敛后的边坡最大变形和塑

性应变发展情况。 

c. 重复第2）步，不断增大F值，降低坡体的强度参数，直至计算模型不收敛，则认为边坡发生

失稳破坏。计算发散前一步的F值就是边坡的安全系数。对于边坡第1）步计算就不收敛的情况，在

进行第2）步和第3）步计算时，F 应该逐渐减小，直至计算收敛、边坡重新稳定。 

5.2.5 重力式围护体系的整体稳定性验算 

重力式围护体系的整体抗滑稳定性仍可采用圆弧滑动法进行验算，如图5.15所示。验算中需要

考虑，圆弧通过围护墙体底部以及圆弧切墙两种可能模式。对于水泥土桩墙支护当验算切墙圆弧的

安全系数时，可取墙体强度指标 0=ϕ ， uqc )101~51(= ，其中 u 为挡墙体无侧限抗压强度。当

时可不计算切墙圆弧的安全系数。当支护体系下面有软弱土层时，应增大计算深度，

直至整体稳定安全系数增大为止。 

q
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图 5.15 重力式围护结构整体稳定性验算简图 

5.2.6 锚杆支护体系的整体稳定性验算 

锚杆支护体系的整体失稳可能有两种形式，一种为锚杆支护结构连同周围土体沿着某一深层滑

裂面整体滑动，如图5.16(a)所示，对于该整体失稳模式的验算可按式(5.1)进行，根据验算结果要求

锚杆长度必须超过最危险滑动面，同时安全系数不应该小于1.50。另一种失稳形式为桩锚支护体系

之间的相互作用超出了土体的承载能力，从而在围护结构底部向其拉结方向形成一条深层滑裂面，

如图5.16(b)所示。对于该种破坏模式，经常使用的验算方法是德国学者Kranz提出的“代替墙法”。 



 

 

(a)                                          (b) 

图 5.16 锚杆支护体系整体稳定性破坏模式 

以单锚支护体系为例，如图5.17所示，代替墙法假定深层滑裂面由直线bc段和cd段组成，其中b

点取在围护墙体底部，c点取在锚固段的中点，cd段是由c点向上做垂线与地面交于d点得到的。利用

abcd范围内的力的平衡关系可以求得锚杆的极限抗力，安全系数定义为 锚杆极限抗力的水平分力Th

与锚杆设计水平分力Tsh的比值，要求不小于1.50。如图5.17(a)所示，锚杆的极限抗力水平分力可以从

力的平衡图得到 
q
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图5.17 Kranz提出的“代替墙法” 
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其中 E1h＝E1cosδ  E1 为作用在围护结构 ab 面上的主动土压力(kN)； 
E2h＝E2cosδ  E2 为作用在代替墙 cd 面上的主动土压力(kN)； 

 )tan(tan)tan()tantan( 12 θϕαθϕδδ −−−−+= hhhh TEEWQ  (5.24) 

δ——墙面摩擦角（°）；( ) 

φ——土的内摩擦角（°）； 
θ——代替墙 bc 与水平面的夹角（°）； 
α——锚杆的倾斜角（°）； 
W——土体 abcd 的重量(kN)。 

经整理可得： 
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当使用上述公式时，需要注意：当θ大于φ时需要计入地面超载，当θ小于φ时可不计入地面超载。 

代替墙法仅适用于锚固段在围护墙底部以上的情况，如图5.18所示，图(a) 中的所有锚杆均需要

验算，图(b) 中有两道锚杆需要验算，图(c)中所有锚杆均深入到了围护墙底部以下，不需要进行此项



 

验算。 

 
        (a)                          (b)                          (c) 

图5.18 不同支护形式下锚杆支护体系的整体稳定性验算 

随着强度折减有限元技术在边坡稳定分析中的深入应用，一些学者尝试着将强度折减有限元技

术应用于锚杆的稳定性分析中。与边坡稳定分析不同的是，边坡中只有可以用Mohr-Coulomb强度准

则描述的岩土体材料，而锚杆支护中除了岩土体材料以外，还有与岩土体共同起作用的锚杆。进行

强度折减时，对锚杆-土界面间的强度及锚杆本身抗拉强度是否进行折减及如何折减等问题让需要作

进一步的研究与探讨。此外，边坡稳定中强度折减有限元的计算结果与传统极限平衡条分法是具有

可比性的，而强度折减方法和传统极限平衡方法计算出的锚杆支护整体稳定的安全系数之间的关系，

尚需作深入地研究。 

在基坑围护设计中，稳定性安全系数的取值具有很强的地区性和经验性。且不同规范或规程对

基坑稳定性的安全度表述方法略有不同。                         列举了建筑地基基础设计规范

(GB50007-2002)、建筑基坑工程技术规范(YB9258-97)、上海市基坑工程设计规程(DBJ08-61-97)、上

海市地基基础设计规范(DGJ08-11-1999)中取值情况，基坑实际设计中应根据相应地区实际情况进行

取值。 

            指标                             

建  

             基坑整体稳定性安全度  表5-2

筑地基基础设计规范(GB50007-2002) 1.2 

建筑基坑工程技术规范(YB9258-97) 1  .1～1.2

上海市基坑工程设计规程(DBJ08-61-97) 1.25 

上海市地基基础设计规范(DGJ08-11-1999) 1.3 

注：上海市地基基础设计规范(DGJ08-11-1999)以分项系数来描述对安全度的要求，若无特殊说明本章表格中上海市

地基基础设计规范(DGJ08-11-1999) 分享系数来表 度指标。 

5.3 抗隆起稳定分析 

问题我国基坑

的基坑抗隆起稳定分析模式。 

5.3.1

取值均用抗力 示安全

基坑抗隆起稳定性验算是基坑支护设计中一项十分关键的设计内容，它不仅关系着基坑的稳定

安全问题，也与基坑的变形密切相关。目前已出现的基坑抗隆起稳定分析方法可归纳为三大类：极

限平衡法、极限分析法以及常规位移有限元法。无论是极限分析有限元还是常规位移有限元，主要

针对的都是粘土基坑抗隆起稳定性的分析问题。对于同时考虑c-φ土体抗隆起稳定分析

工程实践中目前用的是地基承载力模式以及圆弧滑动

 粘土基坑不排水条件下的抗隆起稳定性分析 

对于粘土基坑抗隆起稳定问题，由于基坑开挖时间较短且粘性土渗透性较差，可采用总应力分



 

稳定性的上限方法，Ukritchon等(2003)采用的极限分析有限元法分析黏土基坑抗隆起稳定

性问

深度为H，基坑宽

度为

基于地基承载力的理念，Terzaghi(1943)给出了用稳定系数表达的抗隆起分析表达式： 

析方法。对粘土基坑不排水条件下抗隆稳定分析的传统方法是Terzaghi(1943)以及Bjerrum 和

Eide(1956)所提出的基于承载力模式的极限平衡方法。这一类方法一般是在指定的破坏面上进行验

算，分析计算时还可能会作一些假定。目前该类方法仍然在工程实践中应用。随着近代数值分析手

段的进步，有限元方法也应用到了基坑抗隆起稳定分析中。常规弹塑性有限元可以对基坑开挖进行

比较全面的模拟分析，如Hashash 和Whittle(1996)采用有限元理论对粘土基坑开挖所作的比较全面的

弹塑性分析；也可以只针对抗隆起稳定性进行分析，如Goh(1990，1994)，Cai等(2002)的强度折减有

限元分析。分析粘土基坑抗隆起的另一种方法就是极限分析方法。极限分析理论在岩土工程中的应

用是一个比较新的研究领域，该方法以其具有比较严格的塑性理论依据而受到岩土稳定性研究学者

的青睐。采用极限分析法主要有Chang(2000)以及黄茂松等(2008)基于Prandtl(1920)破坏机构分析粘土

基坑抗隆起

题。 

1. 粘土基坑抗隆起稳定分析的极限平衡法 

Terzaghi(1943)分析粘土基坑抗隆起稳定性的模式如     图5.19所示。基坑开挖

B，土体不排水强度记为Su，坚硬土层的埋置深度距基坑开挖地面的距离记为T。 

 

     图5.19 Terzaghi(1943)抗隆起分析模式 

 1/7.5 BH
S
H

u

+=
γ  (5.26) 

式(5.26)中γH/S 为稳定系数，5.7 即为考虑基地完全粗糙时的地基承载力系数Nc值。当u 2/BT ≥ 时，

1B = 2/B ；当 2/BT ≤ 时， TB =1 。 

一般认为，Terzaghi(1943)的抗隆起分析模式适用于比较浅或宽的基坑抗隆起分析问题，也即适

用于

层埋置深度较浅时，可能形不成图中所示的破坏模式，此时就需要对地基承载力系数Nc加以修正。 

H/B≤1.0的情况。 

对于H/B≥1.0的情况，一般认为Bjerrum 和Eide(1956)的抗隆起分析模式更适合一些。Bjerrum 和

Eide(1956)采用如图5.20所示的深基础破坏模式分析坑底的抗隆稳定问题。值得注意的是，当坚硬土



 

 

图5.20 Bjerrum 和Eide(1956)抗隆起分析模式 

2. 粘土基坑抗隆起稳定分析的极限分析上限方法 

极限分析定理是解决工程稳定性分析问题的有严格塑性力学依据的理论，包括上限定理和下限

定理。上限定理从构造运动许可的速度场出发，能够界定外荷载的上限；下限定理从构造静力许可

的应力场出发，能够界定外荷载的下限。运动许可的速度场要求：速度场满足几何相容条件，满足

速度边界条件以及关联流动法则等；静力许可应力场要求在全局范围内满足平衡方程并且不违反屈

服条件，满足应力边界条件等。理论上讲，极限分析下限方法能够给出极限荷载的下限，在工程适

用中是偏于安全的，但是在全局范围内构造静力许可的应力场一般是比较复杂的，目前应用主要是

借助于极限分析有限元技术应用。上限方法理论上讲只能给出不小于真实极限荷载的解，但运动许

可的速度场构造相对简单，而且与实际可能的破坏模式密切相关，因此应用起来方便适用。这也是

上限方法应用较多的一个主要原因。本节中主要介绍粘土基坑抗隆起分析的上限方法。 

极限分析上限理论的叙述方法有许多种，此处采用一种比较简练的说法，即对于任何运动许可

的破坏机构，内能耗散率不小于外力功功率(Drucker等，1952)，可表示为： 

  i,j=1,2,3 (5.27) dVdVvXdSvT
V

ijiji
V

ii
S

i ∫∫∫ ≤+ εσ

式中， 为运动许可速度场中的塑性应变率场； 为与 满足几何相容的速度场(运动许可速度场)；

、 分别为边界 S 上的面积分布力矢量和区域 V 内的体积力矢量； 为通过关联流动法则与

相联系的应力场。 
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(1) 基于简单破坏模式的抗隆起上限分析 

目前粘土基坑抗隆起稳定分析上限分析采用的运动许可破坏模式有：      图5.19所示的

Terzaghi(1943)破坏模式以及图5.21所示的Prandtl破坏模式。对于Terzaghi(1943)破坏模式，同样可以

应用上限方法得到Terzaghi(1943)基于极限平衡理论所给出的稳定系数。 

 



 

图5.21 基坑抗隆起上限分析中的Prandtl破坏模式 

根据上限理论，外力功功率为： 
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内能耗散率为： 

 vBvBHvSdE u 112
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由外力功功率与内能耗散率相等可得： 
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 (5.30) 

上式中 NT为由 Terzaghi(1943)破坏模式所得的稳定系数，γ为粘土土体重度；μ 为图示相容速度场中

的单位速度。 

对于Prandtl破坏模式，同样可以应用上限方法求得抗隆起稳定系数为： 

 1/14.6 BHN +=  (5.31) 

(2)粘土基坑抗隆起稳定分析的多块体上限法 

以上是基于两种比较简单的相容速度场得出的上限解，最近笔者将多块体上限方法应用到了粘

土基坑的抗隆起稳定分析中。粘土基坑抗隆起稳定分析的多块体破坏模式及相容速度场如下图5.22

所示。 

 
图5.22 粘土基坑中基坑抗隆起的多块体运动许可破坏机构 

若定义不排水条件下的粘土基坑抗隆起安全系数为： 

  (5.32) */ uus SSF =

式中，Su为粘土不排水强度；Su
*为维持抗隆起稳定所需要的临界粘土强度。对于图 5.22中所示的多

块体破坏模式及相容速度场，上限定理方程表达式可进一步表示为： 
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由极限分析上限定理，根据任何一种运动许可的速度场推求的极限荷载都将不小于真实的极限荷载。

对应于此处的抗隆起稳定分析问题，需要对图 5.22所示的多块体破坏模式进行优化，以获得最小的

抗隆起安全系数。 

5.3.2 同时考虑c-φ时基坑抗隆起稳定分析 

目前我国基坑工程实践中，同时考虑c-φ的抗隆起分析模式主要有两种，一种为地基承载力模式



 

虑: 

的抗隆起稳定分析，另一种为圆弧滑动模式的抗隆起稳定分析。 

1. 地基承载力模式的抗隆起稳定性分析 

地基承载力模式的抗隆起分析方法计算简图见图5.23，是以验算支护墙体底面的地基承载力作

为抗隆起分析依据。根据Terzaghi(1943)建议的浅基础地基极限承载力计算模式，是土体粘聚力、土

重以及地面超载三项贡献的叠加。但是在此处的基坑抗隆起稳定分析中，基础宽度是不能明确界定

的，为简化分析，地基承载力模式的抗隆起分析由下式来考
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式中，γ1 为坑外地表至围护墙底，各土层天然重度的加权平均值(kN/m3)；γ2 为坑内开挖面以下至围

护墙底，各土层天然重度的加权平均值(kN/m3)；h0 为基坑开挖深度(m)；D 为围护墙体在基坑开挖面

以下的入土深度(m)：q 为坑外地面荷载(kPa)；Nq、Nc 根据围护墙底的地基土特性计算的地基承载

力系数；c、φ分别为围护墙体地基土粘聚力(kPa)和内摩擦角( )；Kwz为围护墙底地基承载力安全系

数。 

如果按基底光滑情况处理，那么地基承载力系数由Prandtl(1920)给出为： 
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φ/2)(45πtanφtan

q

02

e +=N φtan/)1( qc −= NN  (5.35) 

如果按基底粗糙情况处理，那么地基承载力系数由Terzaghi(1943)给出为： 
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图5.23 地基承载力模式抗隆起分析 

从图5.23中所假定的验算模式可以看出，地基承载力的抗隆验算分析中应该认为支护墙体抗弯刚

度较大，以致不发生明显的完全变形。由于该抗隆起分析模式假定以支护墙体地面为验算基准面，

因此只能反映支护墙体地面土体强度对抗隆起稳定分析的影响。同时从以上分析还可以看出，该模

式下是无法考虑地基承载力中基础宽度项对地基承载力的贡献的。通过计算分析表明，当土体内摩

擦角较大时，由于地基承载力系数增长迅速，所求的安全系数过大。 

2. 圆弧滑动的抗隆起分析模式 

该抗隆起分析模式认为，土体沿围护墙体底面滑动，且滑动面为一圆弧，不考虑基坑尺寸的影

响。如图5.24所示基坑抗隆起圆弧滑动分析模式，取圆弧滑动的中心位于最下一道支撑处，基坑抗



 

隆起安全系数通过绕O点的力矩平衡获得。产生滑动力矩的项有：GM段作用的地面超载q产生的滑动

力矩，OAMG区域内土体自重产生的滑动力矩，OACB区域内土体自重产生的滑动力矩。抗滑动力矩

为滑动面MACEF上抗剪强度产生的抗滑动力矩。BCE区域内土体产生的滑动力矩与BEF区域内土体

重量产生的抗滑动力矩相抵消。各部分滑动力矩的计算相对较为简单。在计算滑动面上的抗剪强度

时采用公式τ＝σtanφ+c。滑动面上σ的选择做如下处理：在MA面上的σ应该是水平侧压力，该侧压力

实际上应该介于主动土压力与静止土压力之间，因此近似地取为： )
2

45(tan 02 ϕγσ −= z ，而不再

减去 )
2

45tan(2 0 ϕ
−c ，这是为了考虑实际情况，而且在开挖深度较大时，后者要比前者小得多； AE

滑动面上的法向应力 σ 可以认为由两部分组成，即土体自重在滑动面法向上的分力加上该处的水平

侧压力在滑动面法向上的分力，水平侧压力的计算与MA段的相同；EF滑动面上的法向应力 σ 也由

两部分组成，为土体自重在滑动面法向上的分力加上该处的水平侧压力在滑动面法向上的分力，有

人认为EF上的水平侧压力应取为介于静止土压力和被动土压力之间，不过此处为安全期间仍取为介

于静止土压力与主动土压力之间，按上述MA段上的水平侧压力计算。 

 

图5.24 基坑抗隆起稳定分析的圆弧滑动模式 

需要指出的是，目前抗隆起圆弧滑动模式中，有的不考虑OACB区域内土体自重产生的滑动力矩，

原上海基坑规范中没考虑OACB区域内土体重量产生的滑动力矩，有的文献中考虑了OACB区域内土

体自重产生的滑动力矩，此处我们采用考虑OACB区域内土体自重产生的滑动力矩。 

实际工程往往是较为复杂的分层地基，此处对分层地基稳定性计算过程进行介绍。 
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图5.25 最下道支撑以上土层计算简图 

如图5.25所示，MA段第i层土抗剪强度计算式以及绕O点产生的抗滑动力矩为： 

cKqHz afAi ++−= ϕγγτ tan)(1              （5.37） 
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图5.26 最下道支撑以下圆弧段抗滑动力矩计算简图 

如图5.26所示，坑外圆弧滑动段第i层抗剪强度计算式以及绕O点产生的抗滑动力矩为： 

cKhHDqhHDq aAfAfi ++−′+++−′+= ϕααγϕααγτ tancos)]sin([tansin)]sin([ 2'
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02  （5.39） 
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其中： )
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同理可以利用(5.39)和(5.40)来计算坑内圆弧段第i层绕O点产生的抗滑动力矩 ，但在计算中

必须注意区分上覆压力和土层上下限与坑外土层的区别。 

irM 3

抗滑动力矩总和为： 

∑∑∑ ++= iririrr MMMM 321                （5.41） 

滑动力矩分为三部分，计算分别如下： 

施工荷载产生的滑动力矩为： 

2
1 '

2
1 qDM s =                              （5.42） 

如图5.25所示，最下一道支撑以上第i层土层产生的滑动力矩为： 
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图5.27 最下道支撑以下土层滑动力矩计算简图 

如图5.27所示，最下道支撑以下圆弧段第i层土层产生的滑动力矩为： 
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滑动力矩总和为： 

∑∑ ++= isisss MMMM 321                          （5.45） 

抗隆起安全系数可表示为： 

 Ks=Mr/Ms (5.46) 

若采用等效均质地基模型来简化计算，则可采用如下简化公式计算： 
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此处 0α 为坑底开挖面与最下道支撑点连线的水平夹角 

2
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223 )(
2
1cos)(

6
1sin

3
1 DhqDDDDM s ′′++−′′+′= γαγαγ        (5.48) 

各规范中抗隆起稳定性安全度控制指标如                     。 

                     基坑坑底抗隆起稳定性安全度指标                           表5-3 

建筑地基基础设计规范(GB50007-2002) 1.6 

建筑基坑工程技术规范(YB9258-97) 地基承载力模式取1.4 圆弧滑动模式取1.3 

上海市基坑工程设计规程(DBJ08-61-97) 根据基坑等级一、二、三级分别取2.5、2.0、1.7 

上海市地基基础设计规范(DGJ08-11-1999) 2 

 

5.4 抗倾覆、抗水平滑移稳定性分析 

对于重力式围护结构，需要进行围护结构的抗倾覆和抗滑动稳定性验算。 

1. 抗倾覆稳定性验算 

如图5.28所示，验算重力式围护结构的抗倾覆稳定性时，通常假定维护结构绕其前趾转动，相



 

 应的计算公式可表示为：

 
Sk

Rk
q M

MK =  (5.49) 

kSM ——坑外侧土压力、水压力以及墙后地面荷载所产生的侧压力对墙底前趾的倾覆力矩标准

值(kN.m/m)； 

 wwaaSk ZFZFM +=  (5.50) 

RkM ——水泥土围护墙自重以及坑内墙前被动侧压力对墙底前趾的稳定力矩标准值(kN.m/m)； 

 2BGZFM kppRk +=  (5.51) 

kG ——水泥土围护墙结构的自重标准值(kN)； 
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图5.28 重力式围护结构抗倾覆、抗滑移计算简图 

以上验算对土层条件较好的情况基本上是合理的，但对于墙底土较软弱时，就会得出，支护墙

体的插入深度在一定范围内变化时，其插入比(D/H)越大，计算的抗倾覆稳定系数越小的不合理现象，

究其原因就在于转动点位置选择不合理。对于重力式围护结构的倾覆转动中心位置对计算结果的影

响以及转动点位置的合理选择，许多学者进行了研究，提出了各自的观点和解决办法，但直到目前

为止，还没有找到确定转动中心的合适方法。 

2. 抗滑移稳定性验算 

抗滑移稳定性验算主要考察围护结构水平方向上作用力系的平衡问题。安全系数可以按以下公

式进行： 

 
Sk

Rk
H E

EK =  (5.52) 

式中， ——沿墙底面的滑动力标准值(kN)，包括坑外侧土压力、水压力以及墙后地面荷载所

产生的侧压力，

SkE

waSk FFE += ； 

      ——沿墙底面的抗滑动力标准值(kN)： RkE

BcGE kkkRk 00tan += ϕ +坑内墙前被动侧土压力(Fp)的标准值(kN)； 



 

kG ——水泥土围护墙结构的自重标准值(kN)；  

kk c00 ,ϕ ——墙底土层的内摩擦角标准值(º)和粘聚力标准值(kPa)； 

基坑抗水平滑移和抗倾覆安全度指标如错误！未找到引用源。所示。 
基坑抗水平滑移及抗倾覆安全度指标                      表 5-4 

 抗水平滑移 抗倾覆 

建 筑 地 基 基 础 设 计 规 范

(GB50007-2002) 
1.4～1.5 1.3 

建 筑 基 坑 工 程 技 术 规 范

(YB9258-97) 

悬臂板桩根据基坑等级一、二、三级分别

取 2.1、2.0、1.9，其他形式围护根据基

坑等级分别取1.4、1.3、1.2 

悬臂板桩根据基坑等级一、二、三

级分别取 2.1、2.0、1.9，其他根据

基坑等级分别取1.4、1.3、1.2 

上 海 市 基 坑 工 程 设 计 规 程

(DBJ08-61-97) 
1.0～1.2 1.05～1.2 

上 海 市 地 基 基 础 设 计 规 范

(DGJ08-11-1999) 
1.1 1.05 

注：建筑基坑工程技术规范(YB9258-97)采用经验嵌固系数来度量抗倾覆和抗水平滑移的安全度，表中所列为经验嵌

固系数 

 

5.5 抗渗流稳定性及抗承压水稳定性分析 

渗透破坏主要表现为管涌、流土(俗称流砂)和突涌。这三种渗透破坏的机理是不同的，一些书籍

中，将流土的验算叫作管涌验算，混淆了概念。管涌是指在渗透水流作用下，土中细粒所形成的孔

隙通道中被移动，流失，土的孔隙不断扩大，渗流量也随之加大，最终导致土体内形成贯通的渗流

通道，土体发生破坏的现象。而流土则是指在向上的渗流水流作用下，表层局部范围的土体和土颗

粒同时发生悬浮、移动的现象，只要满足 

 
w

crii
γ
γ ′

==  (5.53) 

的条件，原则上任何土均可发生流土。只不过有时砂土在流土的临界水力坡降达到以前已先发

生管涌破坏。管涌是一个渐进破坏的过程，可以发生在任何方向渗流的逸出处，这时常见混水流出，

或水中带出细粒；也可以发生在土体内部。在一定级配的(特别是级配不连续的)砂土中常有发生，其

水力坡降i=0.1~0.4，对于不均匀系数Cu<10的均匀砂土，更多的是发生流土。 

从上面的讨论可以看出，管涌和流土是两个不同的概念，发生的土质条件和水力条件不同，破

坏的现象也不相同。有些规范中规定验算的条件实际上是验算流土是否发生的水力条件，而不是管

涌发生的条件。在基坑工程中，有时也会发生管涌，主要取决于土质条件，只要级配条件满足，在

水力坡降较小的条件下也会发生管涌。例如当止水帷幕失效时，水从帷幕的孔隙中渗漏，水流夹带

细粒土流入基坑中，将土体掏空，在墙后地面形成下陷。在地下水位较高的软土中虽然水力坡降比

较大，但软土很少具有不连续的级配，通常没有产生管涌的土质条件，所以容易发生的是流土破坏，



 

 

因此应当验算流土破坏的稳定性。为此，有些规范将这一验算称为抗渗流稳定验算，不再称为抗管

涌稳定验算。 

1. 抗渗流稳定性验算 

抗渗流稳定性验算的图示如图5.29(a)所示，要避免基坑发生流土破坏，需要在渗流出口处保证

满足下式

 wiγγ ≥′  (5.54) 

式中γ ′和 wγ 分别为土体的浮重度和地下水的重度(kN/m3);i 为渗流出口处的水力坡降。 

 
                  (a)                                     (b)   

图5.29 抗渗透稳定性验算 

计算水力坡降i时，渗流路径可近视地取最短的路径即紧贴围护结构位置的路线以求得最大水力

坡降值 
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根据公式(5.54)可以定义抗流土安全系数为 

 
( )

h
th

i
K

ww γ
γ

γ
γ 2+′

=
′

=  (5.56) 

抗渗流稳定性安全系数K的取值带有很大的地区经验性，如《深圳地区建筑深基坑支护技术规范》

规定，对一、二、三级支护工程，分别取3.00、2.75、2.50；上海市标准《基坑工程设计规程》规定，

当墙底土为砂土、砂质粉土或有明显的砂土夹层时取3.0，其他土层取2.0. 

2. 承压水冲溃坑底(亦称为突涌)的验算 

当基坑下存在不透水层且不透水层又位于承压水层之上时，应验算坑底是否会被承压水冲溃，

若有可能冲溃，则须采用减压井降水以保证安全。 

计算图示如图5.29(b)所示，计算原则为自基坑底部到承压水层上界面范围内(即h+t)土体的自重

压力应大于承压水的压力，安全系数不小于1.20。 

3. 《建筑基坑工程技术规范》对于抗渗流稳定的验算分两种情况 

(1) 当坑底以下有承压水被不透水层隔开时，设围护结构插入深度为D，围护结构底至承压水层

的距离为ΔD，承压水的水头压力为pw，坑底土的饱和重度为γw，则坑底土层抗渗流稳定分项系数 Rwγ

由下式计算 
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m
Rw p

DD Δ+
=
γ

γ  (5.57) 

式中 γm—承压水层以上坑底土的饱和重度(kN/m3)； 
D+ΔD—承压水层顶面距基坑底面的深度(m)； 
pw—承压水的水头压力(kPa)； 
γRw—基坑底土层抗渗流稳定分项系数，取 1.2。 

(2) 当地层中无承压水层或承压水层埋置深度很深时，坑底土层抗渗流稳定分项系数由下式计

算： 
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=
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2
1γ
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式中h —基坑内外地下水位的水头差(m)。 ′
对于这种计算状况的坑底土层抗渗流稳定分项系数，规范规定取1.1。 

抗渗流和抗承压水稳定安全指标如                            。 
                            基坑抗渗流及抗承压水稳定性指标                         表 5-5 

建筑地基基础设计规范(GB50007-2002) 1.1 

建筑基坑工程技术规范(YB9258-97) 1.1～1.2 

上海市基坑工程设计规程(DBJ08-61-97) 抗渗流取 1.5～3.0 ，抗承压水取 1.05 

上海市地基基础设计规范(DGJ08-11-1999) 抗渗流取 2.0 ，抗承压水取 1.05 
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