
 

第 28 章  环境影响的分析与保护措施 
 
 

28.1 概述 
 

上世纪九十年代以前，基坑开挖深度一般不深，因此基坑开挖对周边环境的影响较小，

基坑的环境保护问题并不突出。近二十年来，随着我国建设事业的飞速发展，基坑的规模越

来越大，开挖深度越来越深，且城市区域往往建筑物密集、管线繁多、地铁车站密布、地铁

区间隧道纵横交错，在这种复杂城市环境条件下的深基坑工程，除了需关注基坑本身的安全

以外，尚需重点关注其实施对周边已有建（构）筑物及管线的影响。图 28-1 为城市基坑工

程典型的周边环境条件。 

 

图 28-1 基坑周边典型的环境条件 

 
基坑工程的施工一般可分为三个阶段，即围护体的施工阶段、基坑开挖前的预降水阶段

及基坑开挖阶段。围护体如地下连续墙及钻孔灌注桩等的施工会引起土体侧向应力的释放，

进而引起周围的地层移动；基坑开挖前及基坑开挖期间的降水活动可能会引起地下水的渗流

及土体的固结，从而也会引起基坑周围地层的沉降；基坑开挖时产生的不平衡力会引起围护

结构的变形及墙后土层的变形。基坑施工引起的这些地层移动均会使得周边的建（构）筑物

发生不同程度的附加变形，当附加变形过大时就会引起结构的开裂和破坏，从而影响周边建

（构）筑物的正常使用。随着我国城市区域大量地下空间工程建设的发展，由基坑工程引起

的环境保护问题变得日益突出。复杂城市环境条件下的基坑工程环境保护要求高，设计和施

工难度大，稍一不慎就可能酿成巨大的工程事故，导致巨大的经济损失并会产生恶劣的社会

影响。由基坑工程引起周边环境破坏的典型事故如下： 
（1）南京地铁二号线某车站的基坑开挖深度 17.5m，基坑开挖导致距离基坑 16m 的一

栋建筑最先向西沉陷，后变成整体倾斜率超过千分之八的危房，住户紧急撤离；距离基坑

20m 左右的两座 15 层住宅楼的住户家里出现大量从顶部开始蔓延的裂纹；基坑旁边的自来

水管两次断裂；事故不但产生了巨大的经济损失，还严重地干扰了周围居民的正常工作和生

活，在南京市造成了极其恶劣的社会影响。 
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（2）位于上海市中心城区的某大楼是上海市第一批优秀历史保护建筑，距离其 18m 的

深基坑开挖直接导致其沉降超过 6cm，导致这栋建筑物 160 多处出现碎裂、开裂、渗水、起

皮剥落、瓷砖空鼓等，使得这座历史的活见证已岌岌可危。 
（3）上海交通大学徐汇校区内的某建筑是建于上世纪 30 年代的砖木结构建筑，为上海

市第二批历史保护建筑，受临近 9m 远处深度为 11.35m 基坑开挖的影响，出现了明显裂缝，

最后楼内人员全部撤离，结构也需要进行加固处理，造成了严重的损失。 
（4）武汉市某商住大楼基坑，开挖至 8m 时导致距其 6.5m 处的煤气中压管道断裂，煤

气大量外漏，受停气影响的用户高达 11 万户，造成了巨大的经济损失和恶劣的社会影响。 
基坑工程施工对周边建筑物、地铁隧道、大型地下管线等造成的损伤或破坏性影响，不

仅会引起重大的经济损失，更将造成严重的社会及政治影响，且其损失是不可挽回的。另一

方面，缺乏研究和正确的认识又往往存在夸大基坑工程对周边环境影响程度的倾向，使得这

种环境条件下的基坑工程设计和施工异常保守，导致工程造价畸高，浪费了大量的人力和物

力资源，不利于基坑工程的可持续发展和节约型社会的建设。因此，城市环境条件下的基坑

工程既是一个技术问题，同时又是一个社会问题，必须引起足够的重视。 
在过去，由于基坑的环境保护问题并不突出，基坑工程的设计是以保证基坑的稳定性

为主要目的，只要强度能满足要求即可，即基坑的设计由强度控制。近年来基坑工程的环境

条件日趋复杂，常常有由于基坑施工而引起建筑物或地下管线损坏的现象发生，而基坑支护

结构并无破坏现象，因此基坑支护结构除满足强度要求外，还要满足基坑周边环境的变形控

制要求，在软土地区后者往往占主导地位[1]，即设计已由传统的强度控制转变为变形控制。

对于复杂环境条件下的基坑工程，需全面掌握基坑周边环境的状况，确定周边环境的容许变

形量，采用合理的分析方法分析基坑开挖可能对周边环境的影响，施工中对周边环境设置安

全监测系统并进行全过程的监控，必要时采取相关的措施实施对周边环境的保护。 
 

28.2 基坑周边环境调查 
 
28.2.1 环境调查的范围和内容 

基坑工程在围护设计前应结合其环境的重要性程度进行必要的环境调查工作，从而为

设计和施工采用针对性的保护措施提供相关的资料。环境调查工作可能涉及到许多部门和单

位的配合，需要投入一定的人力和物力。对于重要的建（构）筑物的环境调查，有必要由专

业的环境调查或工程勘察单位提供相应的专项调查报告，调查报告应能满足环境影响分析与

评价的需要。 
基坑周边环境的调查范围是环境调查必须考虑的问题。基坑环境调查的范围主要由基

坑的墙后地表沉降影响范围决定。对于砂土等硬土层，Peck[2]、Clough and O’Rourke[3]及

Goldberg[4]等研究表明，墙后地表沉降的影响范围一般为 2 倍的基坑开挖深度，因此对于这

类地层条件下的基坑工程，一般只需调查基坑 2 倍开挖深度范围内的环境状况即可。对于软

土地层，Peck[2]的研究表明墙后地表沉降的影响范围一般为 4 倍的基坑开挖深度；Hsieh 和

Ou[5]的研究表明，墙后地表沉降可分为主影响区域和次影响区域，主影响区域为 2 倍的基坑

开挖深度，而在 2～4 倍开挖深度范围内为次影响区域，即地表沉降在次影响区由较小值衰

减到可以忽略不计的程度。因此对于软土地层条件下的基坑工程，一般也只需调查主影响区

域即 2 倍开挖深度范围内的环境情况，但当在基坑的次影响区域内有重要的建（构）筑物如

轨道交通设施、隧道、防汛墙、煤气总管、自来水总管、历代保护建筑时，为了能全面掌握

基坑可能对周围环境产生的影响，也应对这些环境情况做调查。 
一般情况下，环境调查应包括如下内容： 
（1）对于建筑物，可通过调研、现场查看、资料收集、检测等多种手段全面掌握建筑
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物的现状。应查明建筑物的平面位置及与基坑的距离关系、用途、层数、结构形式、构件尺

寸与配筋、材料强度、基础形式与埋深、历史沿革及现状、荷载与裂缝情况、沉降与倾斜情

况、有关竣工资料（如平面图、立面图和剖面图等）及保护要求等。对历代保护建筑，一般

建造年代较远，保护要求较高，原设计图纸等资料也可能不齐全，有时需要通过专门的房屋

结构检测与鉴定，对结构的安全性做出综合评价，以进一步确定其抵抗变形的能力，从而为

其保护提供依据。 
（2）对于隧道、共同沟、防汛墙等构筑物，应查明其平面位置、建造年代、埋深、材

料类型、断面尺寸、沉降情况等，并应与相关的主管部门沟通，掌握其保护要求。 
（3）对于管线应查明其平面位置、直径、材料类型、埋深、接头形式、压力、输送物

体（油、气、水等）、建造年代及保护要求等，当无相关资料时可按《城市地下管线探测技

术规程》（CJJ61）进行必要的地下管线探测工作。 
 
28.2.2 环境调查实例 
    1. 工程概况 

某工程位于上海市黄浦区，东临圆明园路，北抵苏州河路，西倚虎丘路，南至北京东

路为界，如图 28-2 所示。本工程是以办公、商业为主，精品酒店、高档公寓为辅的城市多

功能街区，主体建筑为 1 号～6 号建筑，主体结构地上结构 5～14 层不等，基坑面积约为

8400m2。1 号～5 号建筑设置三层地下室，地下室底板面设计相对标高为-13.400； 6 号建筑

设置一层地下室，地下室底板面设计相对标高为-4.500。主体结构底板厚度 1500mm。基坑

分为 A、B、C 三区，开挖深度分别为 6.5m、15.4m、15.4m。本工程位于上海市外滩历史文

化风貌保护区的核心地块，周边紧邻 12 栋上海市历史保护建筑（包括光陆大楼、广学大楼、

真光大楼、亚洲文会大楼、安培洋行、女青年大楼、兰心大楼、中实大楼、美丰洋行、圆明

园公寓、哈密大楼、协进大楼），且基坑周边分布有密集的市政管线，基坑的环境保护要求

极高。 
2. 基坑周边的市政管线调查 
以基坑西侧的圆明园路为例，调查了该侧的有关市政管线情况。圆明园路下有一根上

水管线、一根雨水管线、一根污水管线、一根电力管线、一根信息管线、一根燃气管线和两

根上话管线。管线的情况及与基坑的关系如表 28-1 所示。 
                  圆明园路侧管线的情况及与基坑的关系               表 28-1 

序号 管线名称 管径(mm)或组、孔数 材料 埋深(m) 距基坑最近距离(m) 

1 信息 3 孔 电缆 0.30 11.2  

2 电力 1 组 电缆 0.70 11.7  

3 上话 2 孔 电缆 0.45 12.6  

4 上水 φ300  铁 0.80 13.6  

5 污水 φ230  混凝土 2.10 14.3  

6 雨水 φ600  混凝土 1.05 15.9  

7 燃气 φ200  铁 0.50 17.0  

8 上话 15 孔 电缆 0.95 18.8  

 
    3. 基坑周边建筑物状况调查（以兰心大楼[6]为例） 

兰心大楼为上海市近代优秀保护建筑，是外侨在上海最早的剧场兰心戏剧院的旧址。

该建筑紧贴本工程的 B 区基坑，距基坑围护体外侧最近仅为 1.5m。房屋建于 1927 年，当时

外交部驻沪办事处设于此，1956 年 3 月起由房管部门管理。 
（1）原建筑、结构设计概况 
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房屋原设计为地上七层（屋面南侧另设有两层塔楼），北侧局部设有地下室。房屋平面

为狭长矩形，一至五层平面布置基本无变化，六、七层向西收进一跨。外立面用深棕色面砖

饰面，东、西两个立面风格相差很大。房屋南北向轴线总长 29.01m、东西向轴线总宽 10.33m。

地下室层高不详，一层层高 4.42m，二至七层层高均 3.61m，屋面塔楼高 8.77m。房屋南侧

为楼梯间，其中部设有一部电梯，通往上部楼层，房屋北侧为办公楼，塔楼部分为电梯机房。 
房屋主要采用筏板基础，基础由南北两部分组成，如图 28-2 所示。北侧基础为地下室

部分，其围护墙采用混凝土墙，墙厚 610mm，因图纸部分遗失，原配筋情况不详。南侧基

础柱下位置沿东西和南北向分别设有大梁；南北向大梁宽 356～635mm，高 1525mm；东西

向每跨内另设有两道梁，梁均为 356mm×1525mm。梁顶设顶板，板厚 152mm；基础底板

厚 254mm；南侧基础基底埋深为室内地坪以下约 1.64m。房屋上部主体采用钢筋混凝土框

架结构（局部为混凝土墙），除七层和屋面向西收进一跨外，其它各层结构布置基本无变化。

主框架沿双向布置，东西向 2 跨，跨度（柱距）5.03m；南北向 6 跨，主要跨度为 4.84m。

混凝土墙分布在西侧一至五层间的 D/1~5 轴处，墙厚 203mm，单层配筋。柱均为方柱，由

下至上逐层缩小。楼、屋盖采用主次梁结构，框架梁间沿东西向设置 2 道次梁。梁截面均为

矩形，框架梁端加腋。楼板多数按单向板设计，厚度 102mm。 
（2）现场建筑、结构布置及使用状况调查 
房屋目前主要作为办公使用。现场对房屋的建筑和结构布置状况进行了复核调查。结

果表明，原屋面 2 轴以北部分加建了一层，加层采用钢框架，上设木搁栅、彩钢板。整体上

房屋除了加层以外基本上保留了原设计的平面布局及建筑风格，尤其是外立面保留较好。 
现场检测发现原围护墙和内部填充墙主要采用实心黏土砖、混合砂浆砌筑，部分楼层

加建了轻质隔墙分隔成若干房间使用。内墙面一般用纸筋灰和涂料装饰，外墙面仍然保留了

原有的深棕色面砖，面砖多数为半砖(120mm)厚，部分楼层有后做的吊顶。大厅及楼梯间地

坪为水磨石面层，面层及找平层厚约 50mm，水磨石地坪保存尚好，个别地方存在损坏现象，

房间内多数有后装修的木地板。现场对 D/5 处基础进行了开挖检测，检测结果表明基础结构

形式及构件尺寸与原设计基本一致，基础内目前积水，积水深度约 300mm。 
    （3）层高、轴网尺寸、构件及配筋检测 

用测距仪抽样测试了柱间净距，再加上柱截面尺寸实测值，得到了轴网尺寸表（略）。

现场实测结果表明房屋个别轴网尺寸与设计轴网尺寸相比有所偏差，按照实测结果绘制了轴

线图。用测距仪抽样测试了各层净高，再加上楼板结构层与装饰层厚度实测值，得到了各层

实际层高值（略）。现场抽查得到了柱、梁、墙等构件的尺寸（略），其中柱截面在凿除粉刷

层后用钢卷尺检测；梁宽度在凿除粉刷层后用钢卷尺检测，梁高度为板底以下实测高度与楼

板厚度设计值之和；墙厚为实测总厚度扣除粉刷及装修层厚度后推算所得。抽查的柱、梁、

墙截面基本符合原设计要求，同类构件截面尺寸基本一致。采用 BOSCH 钢筋探测仪探测钢

筋数量、间距，并凿开保护层用游标卡尺测量钢筋规格、保护层及粉刷层厚度，得到了柱、

梁、板、墙等构件的配筋检测结果（略）。 
（4）混凝土、砖及砂浆强度检测 
现场用回弹法抽样检测了部分柱、梁、墙和板的混凝土强度，并用钻芯法进行了取芯

修正。现场检测结果表明：一至五层混凝土强度平均值为 20.0 MPa，最小值为 17.4 MPa，
实测混凝土强度可按 C18 取用；六、七层混凝土强度平均值为 15.8 MPa，最小值为 14.1 MPa，
实测混凝土强度可按 C15 取用。房屋原填充墙材为 244×120×58mm 实心黏土砖，一层用

泥浆砌筑，其它楼层采用水泥混合砂浆砌筑，灰缝尚饱满，砌筑较平整。用回弹法检测砖墙

的砖强度并修正，换算强度在 9.7～14.5MPa 之间，砖强度可按 MU10 取用。房屋的实测砂

浆强度在 2.0～5.8MPa 之间，平均强度为 3.8MPa，总体上砂浆强度可按 M2.5 取用。 
（5）房屋沉降、倾斜测量情况 
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为了解房屋目前的总体变形情况，用经纬仪测量房屋角点的垂直度偏差，采用水准仪

测量各层楼板板底的相对高差。从测量结果看房屋在东西方向为向西倾斜、南北方向为向中

间倾斜，角点倾斜率不大，在 1.40‰~3.03‰之间。二、四、六层板底高差测量结果表明各

层楼面的高差有相同规律：东西方向均为东高西低，平均高差约 75mm 之间，换算成向西

倾斜率约为 8‰；南北向为中间低两端高，最低处在 3 轴附近，3 轴以北平均高差约为 120mm，

换算成向南倾斜率约为 6.3‰。 
 

28.3 基坑周边环境的容许变形量 
 

28.3.1 建筑物的容许变形量 
一、建筑物损坏的定义 
根据 Skempton 和 MacDonald[7]及后来有关学者的研究，一般可将建筑物的损坏大致地

分为如下三类： 
1. 建筑性损坏。建筑性损坏主要是构件外观上的损坏，例如墙板、楼地面及建筑饰面

上的裂缝等。粉刷墙上宽度大于 0.5mm 的裂缝和砌体墙及毛面混凝土墙上宽度大于 1.0mm
的裂缝一般被认为是建筑物住户所能观察到的裂缝的极限大小。 

2. 功能性损坏。功能性损坏主要是结构或构件引起使用功能上的障碍，例如门窗不能

开启、墙体或楼面的倾斜、煤气管线或水管的弯曲与破裂、饰面的开裂与剥落等。功能性损

坏一般不需进行结构性修复。 
3. 结构性损坏。结构性损坏往往会影响到结构的稳定性，这类损坏包括建筑物主要受

力构件如梁、柱、楼板、承重墙等的开裂和严重变形。 
Burland[8]在前人有关研究的基础上，根据砌体墙体最大裂缝可修复的难易程度，给出了

一个建筑物损坏级别的分类标准，如表 28-2 所示。 
                           建筑物损坏程度分级说明（Burland[8]）                         表 28-2 

类别 损坏程度 损坏情形描述（下划线部分表示可修复的难易程度） 

0 
可忽略 

(Negligible) 
毛细裂缝，裂缝宽度小于 0.1mm 

1 
极轻微 

(Very slight) 

微细的裂缝通过一般的装修就可轻易地处理。损坏一般仅限于内墙的饰面。砌砖

或砂浆上可近距离检视出裂缝。典型的裂缝宽度可达 1mm。 

2 
轻微 

(Slight) 

裂缝可轻易地填补，可能需要重新装修。经常发生之裂缝可用合适的衬料掩饰。建

筑物外表面有明显的裂缝并需勾缝以防透风漏水。门窗开启稍受影响。典型裂缝

宽度可达 5mm。 

3 
中度 

(Moderate) 

裂缝须修补。外砖墙需重勾缝，可能有小部分砖墙需拆换。门窗卡住。管线有可

能断裂。防透风漏水性能减弱。典型裂缝宽度可达 5~15mm，或有数条宽度大于

3mm的裂缝。 

4 
严重 

(Severe) 

须大规模修补建筑物，包括拆除或替换部分墙壁（尤其是门窗上方的墙）。门窗框

扭曲，楼板明显倾斜[*]。墙体倾斜[*]或明显鼓出，梁的承载力受损。管线断裂。典

型裂缝宽度可达 15~25mm（亦与裂缝数量有关）。 

5 
极严重 

(Very severe) 

建筑物须部分或全部重建。梁丧失承载力，墙体严重倾斜并需支撑。窗户因扭曲

而破坏。结构体有不稳定的危险。典型裂缝宽度大于 25mm（亦与裂缝数量有关）。

注：1. 本表主要依据裂缝修补的难易程度来评估建筑物损坏的等级。 

2. 裂缝宽度并非评估的唯一标准，应一并考虑裂缝的位置及数量等。 

3. *—局部水平或竖直方向偏离的斜率超过 1/100 将可以很清楚地观察到，整体偏离斜率超过 1/150 将

引起视觉上的不安。 
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二、建筑物有关变形变量的定义 
Burland 和 Wroth[9]给出了建筑物各种变形变量的定义，并得到了相关研究的广泛认可。

图 28-3 给出了这些变形参数的示意图，其定义如下： 

A B C D
E

θAB

ρmax

LCD

沉降前的剖面

沉降后的剖面

F

θmax
δCD

ρh max

δmax

(a) 某点的沉降ρ，差异沉降δ，倾角θ

A B C D
E

LAD
F

(b) 凹陷与上拱变形，相对绕度Δ，绕度比Δ/L

LDF

Δ

Δ

凹陷变形 上拱变形

沉降后的剖面

A
B

C D E F

(c) 刚体转动量ω，角变量β

ω

β

A
B

C

(d) 水平位移ρl，水平应变εl

LBC

ρl Cρl B

BC

BC

L
ll

l
ρρε −

=

ρA

ρhE

 

图 28-3 建筑物变形参数定义示意图（根据 Burland 和 Wroth[9]） 

 
    1. 沉降（settlement）、差异沉降（differential settlement）与转角（rotation）。图 28-3（a）
中的 ρi 为第 i 点向下的位移，即沉降值；而 ρhi 为第 i 点向上的位移，即上抬值。δij 为第 i
点和第 j 点之间的差异沉降。转角 θ为第 i 点和第 j 点之间的差异沉降 δij与这两点之间的距

离 Lij 的比值，用来描述沉降曲线的坡度。 
2. 凹陷变形（sagging deformation）、上拱变形（hogging deformation）、相对挠度（relative 

deflection）、挠度比（deflection ratio）。如图 28-3（b）所示，建筑物的变形有凹陷和上拱两

种模式，其中凹陷意味着建筑物沉降剖面曲线上凹，而上拱意味着建筑物沉降剖面曲线下凹，

图中的 D 点为凹陷和上拱变形的分界点。相对挠度 Δ 为建筑物沉降剖面曲线与两参考点连

线之间的最大距离。挠度比为相对挠度 Δ与两参考点之间距离的比值，即为 Δ/L。挠度比可

用来近似地衡量沉降曲线的曲率，它一般与弯曲引起的变形相关。 
3. 刚体转动量（rigid body rotation）和角变量（angular distortion）。如图 28-3（c）所示，

整个结构的刚体转动量用 ω 表示。建筑物发生刚体转动时并不会引起建筑物构件的扭曲变

形，因此建筑物的梁、柱、墙及基础等不会发生开裂破坏。角变量 β为图 28-3（a）所示的

转角 θ与刚体转动量 ω的差值，它用来衡量由剪切引起的变形。 
4. 水平位移（horizontal displacement）与水平应变（horizontal strain）。如图 28-3（d）

所示，ρli 为第 i 点的水平位移。水平应变 εl 为第 i 点和第 j 点之间的水平位移之差与这两点

之间距离的比值，它是第 i 点和第 j 点之间的一个平均应变。 
需指出的是，上述有关变量的定义适用于平面内的情况，描述建筑物的三维变形行为

时尚应考虑扭转。上述有关变量中与建筑物的扭曲变形或开裂直接相关的是差异沉降量、角

变量、相对挠度（或挠度比）及水平应变。 
三、建筑物在自重作用下的容许变形量 
建筑物由于沉降而引起的开裂与许多因素有关，包括地基土的力学性质、基础的型式、
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结构的材料、结构的类型与体量、结构所受荷载的分布与大小、沉降的均匀性与速率等。由

于影响因素繁多，使得建筑物因沉降而受损的机理非常复杂，也就难以采用理论分析的方法

来求得建筑物的容许沉降量。因此，目前关于建筑物容许沉降量的有关标准都是建立在已有

建筑物现场沉降及损坏现象观测的基础上。 
建筑物在自重作用下主要产生沉降，其水平向位移很小而可以忽略，因此这种情况下建

筑物的破坏主要与角变量及挠度比相关联。早期的一些学者如Terzaghi和 Peck[10]、Polshin 和
Tokar[11]、Skempton 和 MacDonald[7] 根据观测资料给出了建筑物损坏与角变量之间的一些关

系。Bjerrum[12]在前人研究的基础上，结合自己的有关观测资料，总结了建筑物损坏与角变

量之间的关系如表 28-3 所示。后来的一些学者如 Burland 和 Wroth[9]、Grant 等[13]、Wahls[14]、

Boscardin 和 Cording[15]也陆续进行了建筑物容许沉降量的研究，但所得到的结果基本与表

28-3 所建议的值相差不大。表 28-3 适用于坐落于任何土层的钢筋混凝土框架结构和砖混结

构，也适合于独立基础或筏板基础的建筑物[16]。 
   角变量与建筑损坏程度的关系[12]      表 28-3 

角变量 β 建筑物损坏程度 

1/750 对沉降敏感的机器的操作发生困难 

1/600 对具有斜撑的框架结构发生危险 

1/500 对不容许裂缝发生的建筑的安全限度 

1/300 间隔墙开始发生裂缝 

1/300 吊车的操作发生困难 

1/250 刚性的高层建筑物开始有明显的倾斜 

1/150 间隔墙及砖墙有相当多的裂缝 

1/150 可挠性砖墙的安全限度（墙体高宽比 L/H>4）

1/150 建筑物产生结构性破坏 

 
承重砖墙结构的破坏模式一般可分为凹陷和上拱两种，如图 28-3（b）所示，其破坏模

式与钢筋混凝土结构有所不同，因此通常采用最大挠度比来表示其容许沉降量。表 28-4 根

据 Bjerrum[12]、Burland 和 Wroth[9]及 Polshin 和 Tokar[11]的研究给出了承重砖墙结构的容许

挠度比，可作为参考。 
               承重砖墙结构的容许挠度比           表 28-4 

研究者 变形型式 容许挠度比 Δ/L 

1/2500（对黏土地层，L/H<3） 

1/1400（对黏土地层，L/H >5） 

1/3300（对砂土地层，L/H <3） 
Bjerrum[12] 凹陷变形

1/2000（对砂土地层，L/H >5） 

1/2500（对 L/H =1） 
凹陷变形

1/1250（对 L/H =5） 

1/5000（对 L/H =1） 
Burland 和 Wroth[9] 

上拱变形
1/2500（对 L/H =5） 

1/2500（对黏土地层，L/H<3） 

1/1500（对黏土地层，L/H >5） 

1/3500（对砂土地层，L/H <3） 
Polshin 和 Tokar[11] 凹陷变形

1/2000（对砂土地层，L/H >5） 

注：L 为变形墙体的长度，H 为变形墙体在基础以上的高度 
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除了用角变量来表示建筑物的容许沉降量外，还可以用差异沉降量和总沉降量来来表

示建筑物的容许沉降量，且差异沉降量和总沉降量更加直观，更易为工程师接受，因此能确

定各类建筑物的容许总沉降量和差异沉降量更具实际意义。表 28-5 为欧章煜等[17]根据前人

的有关研究及台湾地区和日本地区的有关规范给出的建筑物的容许总沉降量和差异沉降量

的建议值。需指出的是，表中的数值主要是根据钢筋混凝土建筑不发生非结构性破坏（根据

表 28-3，角变量小于 1/300）且跨距为 6m 左右时的容许沉降量，当跨距与 6m 相差较大时

不适合采用表中的数值来评估建筑物的容许沉降量。 
  钢筋混凝土建筑物之容许沉降量[17]    表 28-5 

基础型式 土层 总沉降量(cm) 差异沉降量(cm) 备注

2.5 2.0 T 

5.0 3.0 S 独立基础 砂土

3.0 - J 

7.5 - S 
独立基础 黏土

10.0 - J、C

5.0 2.0 T 

5.0~7.5 3.0 S 

6.0~8.0 - J 
筏板基础 砂土

- 3.0 G 

7.5~12.5 4.5 S 

20.0~30.0 - J、C筏板基础 黏土

- 5.6 G 

          注：T：Terzaghi 和 Peck[18]；S：Skempton 和 MacDonald[7]，对应 1/300 之角变量； 

G：Grant 等[13]，对应 1/300 之角变量；J：日本建筑学会[19] ；C：台湾建筑学会[20] 

     
砌体及混凝土墙的裂缝一般与拉应变有关，Burland 和 Wroth[9]指出拉应变可能是决定

开裂和裂缝大小的一个关键参数。他们基于深梁理论提出了极限拉应变（Limiting tensile 
strain）的概念，后来进一步改进为临界拉应变（Critical tensile strain）的概念，并用来研究

建筑物的变形和开裂的关系，其分析模型如图 28-4 所示。虽然将一栋建筑物简化为一弹性

深梁过于简单，但其分析结果与观测到的建筑物损坏情况吻合得较好，且这种分析模型能揭 

（a）实际建筑

（b）建筑物的深梁简化模型

梁下腹的变形性状

（c）伴随裂缝（由直接拉应变引起）

的弯曲变形

（d）伴随裂缝（由对角拉应变引起）

的剪切变形  
图 28-4 不同变形模式下深梁的裂缝（Burland 和 Worth[9]） 
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示结构开裂的机理，较采用基于观测值的沉降、角变量等评价指标是一个较大的进步。

Burland 和 Wroth[9]的研究表明：对于某一特定材料而言，开裂与平均拉应变相关，且与变形

形态关系不大；对于砖砌体而言，裂缝发生时的临界拉应变在 0.05%~0.1%的范围；对于钢

筋混凝土结构而言，裂缝发生时的临界拉应变在 0.03%~0.05~的范围；且上述临界拉应变在

数值上要较受拉构件发生拉伸的材料破坏时对应的拉应变要大得多。裂缝开始出现并不一定

代表正常使用极限状态的出现，只要裂缝控制得当，允许变形大于裂缝开始出现时的条件是

可以接受的。这说明拉应变的大小可代表不同的正常使用极限状态，也正是基于此，Burland
等[21]将极限拉应变（Limiting tensile strain）的概念改进为临界拉应变（Critical tensile strain）
的概念。 

四、基坑开挖引致的建筑物容许变形量 
基坑开挖引起的地层移动已是导致城市区域建筑物损坏的主要原因之一。与建筑物自重

作用下主要发生沉降不同的是，基坑开挖引起的水平和竖向地层移动会同时对建筑物产生影

响。上世纪七十年代以来，已有较多的文献根据现场实测报道了基坑开挖引起周边建筑的反

应，这为研究建筑物的变形模式及容许变形量等提供的基础。 
Cording等[22]基于纽约和华盛顿地区的有关工程案例对基坑周边承重砖墙结构裂缝模态

的研究表明，垂直于基坑围护墙延伸方向的承重砖墙结构的裂缝形态基本相似，如图 28-5
所示，可观察到三种裂缝形态：（1）主要集中于靠近窗户区域灰缝内的斜裂缝。这种损坏是

所有案例中发生得最多且最广泛的模式。很显然，这种裂缝与剪切和侧向变形引起的拉应变

密切有关。当承重砖墙结构发生差异沉降时，墙体内的方形单元会发生如图所示的变形，其

引起的对角拉应变使得裂缝形态呈现出锯齿状。当这种对角延伸的裂缝与结构的外墙相交

时，可能会引起外墙饰面的散裂及檐口的溃落。（2）发生于靠近屋顶处的竖向及近似竖向的

裂缝，穿过砖和灰缝而延伸。这可能主要是由于建筑物的上拱（或向外弯曲）而使得在建筑

物的顶部出现裂缝。这种影响会随着楼板及其它构件所提供的侧向约束作用而改变。裂缝主

要集中于角变量最大的位置，且没有锯齿状的斜裂缝（第一种裂缝）那样显著。（3）发生于

靠近基础处的竖向及近似竖向的裂缝。这种裂缝一般自地面延伸至 1.5~3.0m 的高度。从其

走向和发生的位置来看，这种裂缝主要由侧向的地层变形引起。图 28-6 为 Boone[23]给出的

某基坑开挖引起的周边建筑物裂缝的情况，从裂缝发生的位置和走向来看，基本与 Cording
等[22]的研究相一致。 

 
图 28-5 由开挖引起的承重砖墙结构（垂直于基坑围护墙延伸方向）的裂缝形态（Cording 等[22]） 
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图 28-6 建筑物与基坑支撑系统剖面、建筑物与地表沉降实测值、建筑物裂缝及侧向变形（Boone 等[23]） 

 
由于基坑开挖前建筑物在自量的作用下已经发生了变形，因此基坑开挖后建筑物的容许

变形究竟为多少是一个非常复杂的问题。理论上，建筑物的容许沉降量为一定量，开挖前建

筑物在自重的作用下既然已经发生沉降，则在基坑开挖阶段建筑物所能容许的沉降量应该更

小。部分专家和学者认为，建筑物在建造后虽然会在自重作用下发生沉降，但沉降之后建筑

物的构件在长期的应力作用下，会逐渐调整其受力能力，以致其容许沉降量不会太小，其容

许沉降量可能仍然接近于在自重作用下的容许沉降量[16]。欧章煜[16]指出，虽然开挖引起的

建筑物沉降所造成的损害与建筑物本身自重对建筑物所造成的损害机理不同，但仍可以采用

表 28-3 和表 28-4 的规定的数值作为基坑开挖引起的容许沉降量；并认为对于座落于任何土

层中的独立基础或筏板基础的钢筋混凝土建筑物，由基坑开挖引致的容许总沉降量和差异沉

降量可直接参考表 28-5 中日本建筑学会关于砂土层的规定。 
台北捷运局根据有关学者的研究成果并结合台北捷运工程施工的大量经验建议开挖引

起的容许沉降量如表 28-6 所示，可作为由开挖引起的建筑物变形控制标准的一个参考。 
                    台北捷运工程之建筑物容许沉降量[17]                              表 28-6 

基础型式 最大总沉降量（mm） 倾角 角变量 挠度比（上拱） 挠度比（凹陷） 

RC 筏板基础 45 1/500 1/500 0.0008 0.0012 

RC 独立基础 40 1/500 1/500 0.0006 0.0008 
砖造独立基础 25 1/500 1/2500 0.0002 0.0004 
临时建筑物 40 1/500 1/500 0.0008 0.0012 

 
曾收集了上海地区 13 栋钢筋混凝土框架结构受基坑开挖影响的资料，结果发现当建筑

物总沉降量为 60mm 以上时，建筑物出现了不同程度的损坏；收集了上海地区 27 栋砖混结

构受基坑开挖影响的资料，结果发现当建筑物总沉降量为 40mm 以上时，绝大部分建筑物

出现了不同程度的损坏，这也可以作为软土地区由开挖引起的建筑物沉降控制的一个参考。 
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Boscardin 和 Cording[15]的研究表明，开挖引起的侧向变形会减小建筑物竖直向的容许沉

降量。他们根据 Burland 和 Wroth[9]的深梁模型进一步研究了水平应变对承重砖墙结构损坏

的影响，并给出了如图 28-7 所示的建筑物安全评估图。图中水平坐标为角变量，纵坐标为

水平应变，并给出了根据这两个变量确定的建筑物损坏程度的分区。从图中可以看出，可忽

略的损坏区的拉应变上限为 0.05%；极轻微损坏区的拉应变上限为 0.075%；轻微损坏区的

拉应变上限为 0.15%，所对应水平应变为零时角变量上限为 1/300，这与 Bjerrum[12]建议的

框架结构及砖混结构开始发生裂缝的角变量相等；中度至严重损坏区的拉应变上限为 0.3%，

所对应水平应变为零时角变量上限为 1/150，这与 Bjerrum[12]建议的框架结构及砖混结构发

生结构性破坏的角变量相等。这里所说的损坏程度的定义参见表 28-2。从图中还可以看出，

但建筑物的角变量较大，但水平应变不大，建筑物损坏情况并不如想像的那样严重；相对而

言，当角变量较小而水平应变较大时，仍可对建筑物造成较大的损坏。 

0 1 2 3 4 5 6
0

1
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3

7
可忽略的损坏

极轻微损坏

轻微损坏

中度至严重损坏
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矿

坑
开

挖

浅
矿
坑
及
基
坑
开
挖
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—隧道及基坑开挖数据
—Marino(1985)矿坑数据

    —假设的水平应变范围
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角变量，β (×10-3)
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9
10 14

12

13
4

2

15
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5

建筑物自重作用下的沉降

严重至极严重损坏

 
图 28-7 角变量及水平应变与建筑物损坏程度的关系（Boscardin 和 Cording[15]） 

 
Burland[8]也给出了一个与图 28-7 相类似的变形与建筑物损坏程度的关系图，如图 28-8

所示，图中所采用的建筑物损坏程度的标准仍与表 28-2 一致。所不同的是，图 28-8 采用了

挠度比而不是角变量。从图中可以看出，与各类损坏程度相对应的水平应变的范围与图 28-7
相同。 

由于图 28-7 和图 28-8 在应用时需要得到额外的参数如侧向应变等，而这些参数并不容

易获得，因此在一定程度上限制了其在工程中应用。 
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，

Δ/
L 

(%
)
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第
4和

第
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0

 
图 28-8 挠度比及水平应变与建筑物损坏程度的关系（对上拱变形且 L/H=1.0，Burland[8]） 
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28.3.2 
的控制往往要求严格，其容许的变形量与隧道的直径、管

片的

及水平位移量≤20mm。（包括各种加载和卸载的最终位

移量

隧道变形曲线的曲率半径 R≥15000m； 

震动对隧道引起的峰值速度≤2.5cm/s。 
 

8.3.3 管线的容许变形量 
组成。管节的力学特性主要由管节材料的应力-应变特性、管节

的截

由于地层移动

引起

                     管材的容许应力和应变[24]               表 28-7 

地铁隧道的容许变形量 
在运营中的地铁隧道对变形

结构及连接方式等密切相关。目前关于地铁隧道的容许变形量的研究尚较少。《上海市

地铁沿线建筑施工保护地铁技术管理暂行规定》给出了如下的地铁保护技术标准，可作为确

定地铁隧道的容许变形量的参考。 
（1）地铁结构设施绝对沉降量

）； 
（2）
（3）隧道的相对弯曲≤1/2500。 
（4）由于打桩振动、爆炸产生的

2
管线一般由管节和接头

面特性和管节的长度决定，而接头的力学特性则主要由接头的拔出及转动特性决定。因

此管线的容许变形由管节的应力-应变关系和接头的拔出及转动特性决定。 
Ahmed[24]给出了美国常用的三种管线材料即铸铁管、球墨铸铁管和钢管

的增量容许应力和增量容许应变值如表 28-7 所示，其中球墨铸铁管的容许应力和容许

应变适用于内压力小于 0.7MPa 的情况。需指出的是，表中的数据适合于直径为

305mm~405mm 的管道。Ahmed[24]还给出了铸铁管和球墨铸铁管接头的容许变形量如表 28-8
所示。 

管线材料 容许应力 σt 容许应变 εt 

σt≤0.4U 强度）TS（极限抗拉 0.05% 铸铁管 

σt≤0.85σy（屈服强度） 0.15% 球墨铸铁管 

2/122 )3σ−≤ hyliht 4
( σσσσ −± )(/1 htt νσσε ≤ E  −钢管 

             说明：σh=管线环向应力；σli=管节长度方向应力；υ=泊松比；E=弹性模量 

                              管道的接头容许变形量[24]                                 表 28-8 

 

管线材料 接头的限值开口（mm） 接头的最大容许转角（o） 

29 0.5 铅填缝接头的铸铁管 

25 2.5 机械接口或承插接口的球墨铸铁管

 
海地区的煤气管道主要类型如表 28-9 所示。上海地区采用开槽埋管施工的预制混凝

土排

上

水管道，其接头构造及基础形式基本如表 28-10 所示，图 28-9 为各种接头形式的示意

图。由于水泥砂浆接缝对地基变形很敏感，因此很容易开裂。上海地区采用的上水管道主要

类型如表 28-11 所示。需指出的是表 28-9~表 28-11 中各类管子的技术标准不能直接作为估

算管线能承受的容许差异沉降的依据，表中所列的接头的调剂借转角不能全用于调节差异沉

降，需要打折，这要与管线管理单位联系根据管线现状商定控制要求。上海市市政、地铁方

面保护管线的经验是：对于接头能转动的柔性管线（承插式接头），如上水管、输气管，可

按每节管道差异沉降不大于 L/1000（L 为每根管节的长度）作为设计和监控标准；对于焊接

钢管等刚性管，则按管子的直径、弯曲抗拉强度来估算管子允许的最小弯曲半径 R，再从 R
估算每 5-10m 分段的相邻段的沉降坡度差△s，△s =L/R。对于直径为 500~1500mm 的大中型

上水、输气钢管，允许的△s 也在 1/1000 或更小。 
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                                     上海煤气管类型及尺寸                           表 28-9 

管
 

管材 
铸铁管 钢管 

径 

内径 管壁厚 管节

 
接头形式 

管壁厚
成型方式 

接头

(mm) (mm) 长(m) (mm) 形式

73 9 4~5 4 

100 9 4~5 4  ~5

150 9 4~6 4.5~6

200 9  ~10 4~6 6~8 

250 10~12 4~6 6~8 
300 

1. 承插接口：

1  0.8~11.9 4~6 6~8 
400 12.5~15 4~6 6~8 
500 14.2~17 4~6 8~10 

600 15.8~19 4~6 8~10 
700 17.5~21 4~6 8~10 
800   8~12 

900   10~12

1000   10~12

1200   

2. 机械接口：

3. 法兰式接头：低压管道法兰接头中垫

螺旋缝电

料用纯石棉板（厚 1~2mm）；中压管道中

垫料用橡胶石棉板（厚 3~5mm）；高压管

道中垫料用红纸拍片及橡胶石棉板。 
10~12

焊或直缝

电焊；电焊

又分单面

焊接机双

面焊接；双

面焊钢管

壁容许应

力取该钢

种所规定

的抗拉强

度的 80%，

单面焊者

取 40% 

一 般

为 焊

接 ，

异 性

管 一

般 用

法兰

 
                                  预制混凝土管道接头构造                  表 28-10  

管径（mm） 接头型式 基础 

300 

450 

○1 承插式、砂 沟埋管用混 或钢筋混浆接缝 

○2 承插式、柔性接缝 

凝土

凝土基础 

600 

800 

○3 企口式、砂浆接缝（有筋或无筋） 凝土或钢筋混

○4 企口式、柔性接缝 

沟埋管用混

凝土基础；顶管无基础 

1000 

12000 

1350 

1500 

1650 

1800 

2000 

2200 

2400 

○5 平口式、砂浆接缝 

 

○6 平口式、有筋砂浆接缝 

平口式、柔性接缝 

平口钢套环柔性连接 

接缝 

 

○7

 

○8

○9 钢板插口柔性接缝 

○10新型承插式胶带柔性

沟埋管用混凝土或钢筋混

凝土基础；顶管无基础 

 
28.4 围护结构施工引起的地表与建筑物沉降 

 
8.4.1 由灌注桩或连续墙成槽施工引起的地表沉降 

槽段，每个槽段的施工流程包

括导

常施工状况下，在稳定的泥浆中成槽，

会使

2
地下连续墙施工时一般要按照适合施工条件的长度划分

墙施工、槽段开挖及混凝土浇筑等阶段。一般导墙的深度为 2~3m，导墙的开挖一般为

无支撑开挖，其开挖引起的地表沉降量一般不大。 
连续墙成槽施工时的应力状态变化较为复杂。正

得连续墙单元周围土体的应力状态由原来的 K0 状态改变至稳定的液压平衡状态。由于
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15 

稳定的泥浆液压与原先沟槽内的水、土压力并不一致，并且液压通常较小，因此引起连续墙

沟槽周围一定范围内的土体的侧向总压力减小，土体应力重新分配，从而导致沟槽单元附近

的土体发生侧向变形，进而导致地表沉降，当连续墙周围存在建（构）筑物时，将会导致建

（构）筑物的沉降。当混凝土浇筑完成后，由于混凝土的重度大于泥浆的重度，单元内所形

成的侧压力大于沟槽开挖时的稳定泥浆液压，使得原先沟槽开挖引起的侧向位移有回复的趋

势，但此时地表沉降并不会有多大的变化。 

 

图 28-9 混凝土及钢筋混凝土排水管道各种接头 

 
连续墙成槽施工引起的地表沉降已经引起工程界的关注，但由于开挖过程复杂，且实测

资料较少，相关研究成果也较少。Cowland[25]的研究表明，连续墙沟槽开挖至主体开挖之前

阶段的总变形量可高达主体开挖总变形量的 40%~50%。Clough 和 O’Rourke[26]根据位于砂

土、软到中等硬度黏土及硬到很硬黏土地层中的多个基坑工程案例的沉降观测资料研究发

现，连续墙槽壁开挖引起的最大地表沉降量与沟槽深度的比值可达 0.15%，其地表沉降分布

如图 28-10 所示，地表沉降的影响范围达到两倍左右的沟槽深度。虽然地表沉降与槽段开挖

深度的比值并不算大，但当槽壁深度较大时，产生的地表沉降也会很显著。例如，图中的香

港工程实例的连续墙槽壁深度为 37m，其产生的地表沉降高达到 50mm，其它工程案例的地

表沉降一般介于 5mm~15mm 之间。 
连续墙槽边距离/最大槽深与
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图 28-10 Clough 和 O’Rourke[26]统计的多个工程中的连续墙成槽实测地表沉降 



 

上海市上水管类型、接头类型及技术标准                                              表 28-11 

 管材 

尺寸 
铸铁管 钢筋混凝土管 钢管 

接头类型 

承插式接头 法兰接头

内径

(mm) 
承口

长度 P

(mm)

调剂

借转

角 θ 

限制

开口 F 

(mm) 

接口

间隙

Δ 

(mm) 

橡皮垫厚

度(mm) 

管

节

长

度

(m)

管壁

厚度

(mm)

每 100

只接头

允许漏

水量(公

升/15

分) 

管节

长度

(m)

承插

接头

接口

间隙

(mm) 

每100只

接头允

许漏水

量(公升

/15 分) 

管壁厚

度

(mm)

焊接接头每

100 只接头允

许渗水量(公

升/15 分，水压

<7kg/cm2) 

说明 

75 90 5°00' 8.1 3~5 3~5 3 9 - - - - 4.5 - 

100 95 4°00' 8.2 3~5 3~5 3 9 3.15 3 10 5.94 5 1.76 

150 100 3°30' 10.3 3~5 3~5 4 9 5.27 3 15 8.91 4.5~6 2.63 

200 100 3°05' 12.5 3~5 3~5 4 10 7.02 3 15 11.87 6~8 3.51 

300 105 3°00' 16.9 3~5 3~5 4 11.4 10.54 4 17 17.81 6~8 5.27 

400 110 2°28' 18.3 3~5 3~5 4 12.8 14.05 4.98 20 23.75 6~8 7.02 

500 115 2°05' 19.2 3~5 3~5 5 14 17.56 4.98 20 29.63 6~8 8.78 

600 120 1°49' 20.0 3~5 3~5 5 15.4 21.07 4.98 20 35.62 8~10 10.54 

700 125 1°37' 20.8 3~5 3~5 5 16.5 24.58 4.98 20 41.56 8~10 12.20 

800 130 1°29' 21.7 3~5 3~5 5 18.0 28.10 4.98 20 47.49 8~12 14.05 

900 135 1°22' 22.5 3~5 3~5 5 19.5 31.61 4.98 20 53.43 10~12 15.80 

1000 140 1°17' 23.3 3~5 3~5 5 22 35.12 4.98 20 59.37 10~12 17.55 

1200 150 1°09' 25.0 3~5 3~5 5 25 42.15 4.98 20 71.24 10~12 21.07 

1500 160 1°01' 27.5 3~5 3~5 5 30 52.63 - - 89.05 10~12 23.34 

1800 - - - - 3~5 5 - - - - 106.86 10~14 31.61 

2000 - - - - - 5 - - - - 118.73 10~14 35.12 

1. 钢筋混凝土管直径 75~300 为

力钢筋混凝土管；直径 400~1200

预应力钢筋混凝土管。管节接头用橡

胶圈止水。 

2. 铸铁管承插式接头中调剂

等参数如下图所示。 

有应

为

借转角

 

承插接头中嵌缝材料用浇铅

水泥。 

3. 钢管材料一般为 16Mn 或 A3钢。 

或石棉
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Ou[16]发现台北捷运工程中单一槽 起 降约为 0.05% 槽 开挖

深度（如图 28-11 所示），沉降影响 1 倍的槽段开挖深度，最大沉降量约为

1 m~15mm。多幅连续墙槽段连续施工引起的最大地表沉降为 0.07%倍的槽段开挖深度（如

图 8-11 所示），沉降的影响范围约为 槽段 挖深度。多幅连续墙槽段施工引起的最

大地表沉降发生的位置及其影响范围与单一槽段单元施工基本相同。整个连续墙施工完成后

引 的地表沉降较单一槽段单元及多 元施 的地表沉降量要大， 大沉 量达

到 .13%倍的槽段开挖深度。 

段施工引

范围约为

1.0 倍的

幅槽段单

的最大地表沉

.0

开

工引起

倍的

最

壁

降

0m
2

起

0

0.2

0.1

0.0

0.0 0.5 1.0 . 2.0 2.51 5

 连续墙单一实验单元施工引致之沉降包络线
 连续墙多个实验单元施工引致之沉降包络线
 整个连续墙施工引致之沉降包络线

与连 离 槽深

沉
降

/最
大
槽

续墙槽边距 /最大

深
（

%）

 Clo dugh an  O'Rourke之包络线

隆起

[16]统计的台北地区连续墙施工实测地表沉降 

 
文 27]根据 h ’Rour  al 等的实

测结果，给出了在硬黏土中灌注桩施工引起的土体侧移和地表沉降的情况，分别如图 28-12
和图 28-13 所示。 可以看出

侧移要大，前者可达 0.08%倍的围护墙深度，而后者则一般不大于 0.04%倍的围护墙深度。

咬 桩和灌注

图 8-13 可以 咬合桩和灌注排桩施工引起的地表沉降小于 0.05%倍的围护桩深

度，但也有少部分达到 0 倍的围护桩深度。 和灌 起的地表沉降相差

不大，沉降的影响范围一般可到 2 倍围护桩深

工引起的土体侧移和地表沉降的参考。 

 
图 28-11 Ou

献[ Cloug  and O ke[26]、Thompson[28]、 Carder[29]、Carder et [30]

从图 28-12 ，咬合桩施工引起的周围土体侧移较灌注排桩引起的

排桩施工引起土体侧

看出，大部分

移的影响范围基本相近，均可达 1.5 倍的围护桩深度。从

.15% 咬合

。

桩
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(a) 水平位移

工程
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: 灌注

 | 围
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护墙类型

Bell Common | SPW
East of Falloden Way (1) | CPW
Hackney Wick | SPW
Rayleigh Weir | CPW
Walthamstow | CPW

咬合桩

 
2 硬黏土

灌注排桩

图 28-1 地层中灌注桩施工引起的土体侧向位移 [27] 
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图 28-13 硬黏土地层中灌注桩施工引起的地表沉降[27] 

 
文献[27]还给出了在硬黏土中地下连续墙成槽施工引起的土体侧移和地表沉降的情况，

如图 28-14 所示。从图 28-14（a）可看出，带扶壁连续墙的施工引起的土体侧移略大于平板

连续墙，实测的土体侧 范围约为 1.5 倍的连

墙深度。从图 28-14（b）可看出，带扶壁连续墙的施工引起的地表沉降与平板连续墙基

本相

移一般小于 0.07%倍的连续墙深度，侧移的影响

续

当，实测的地表沉降一般小于 0.04%倍的连续墙深度，地表沉降的影响范围也约为 1.5
倍的连续墙深度。图 28-14 可作为预估连续墙成槽施工引起的土体侧移和地表沉降的参考。 

0.16

0.14

0.12

0.10

0.08

0.06

0.04

0.02

0.00

-0.02

-0.04
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0

平板连续墙

 

距连续墙的距离/连续墙深

图例说明：

0.16

0.14

0.12

0.10

0.08

0.06

0.04

0.02

0.00

-0.02

-0.04
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0

工程名称 | 围护墙类型
P: 平板连续墙
CF: 带扶壁连续墙

 A406/A10 Jn | CF
 Aldershot Road | CF
 East of Falloden Way | P
New Palace Yard | P
 Reading | P
 Walthamstow (2) | CF

水
平

位
移
/
连

续
墙

带扶壁连续墙

(a) 水平位移

深
（

%
）

图例
工程名称 | 围护墙类型
P: 平板连续墙
CF: 带扶壁连续墙

说明：

 

A406/A10 Jn | CF
Aldershot Road | CF
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New Palace Yard | P
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图 28-14 硬黏土地层中地下连续墙成槽施工引起的土体侧向位移和地表沉降[27 ] 

 
28.4.2 由连续墙成槽施工引起的周围建筑物沉降 

Cowland 和 Thorley[25]的研究表明，连续墙成槽施工会导致不可忽视的建筑物沉降，在

距离沟槽约 1 倍连续墙成槽深度的范围内，均可观察到可观的建筑物沉降，即使有些建筑物

的整个基础位于连续墙沟槽理论主动楔体的宽度范围之外时，仍能观察到可观的建筑物沉

降。Cowland 和 Thorley[25]并给出了一个建筑物最大沉降与距离连续墙沟槽距离的经验图表

关系如图 28-15 所示 一个参考。 ，可以作为预估连续墙成槽施工引起的建筑物沉降的
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图 28-15 连续墙成槽施工引起的建筑物沉降[25] 

 
Budge-Reid 等 [31]统计了香港地铁港岛线由连续墙成槽施工引起的建筑物沉降如图

28-16 所示，表明连续墙成槽施工引起的建筑物沉降与建筑的基础埋深存在一定的关系。从

中可以看出，建筑物的基础埋深越浅，受连续墙成槽施工引起的建筑物沉降越大，反之则

越小

图

。当连续墙成槽时间拖延或邻近有打桩影响时，建筑物的沉降会大幅增加。 
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(d)(b)  
图 28-16 连续墙成槽施工引起的建筑物沉降[31] 

响。

 
28.5 基坑开挖对周边环境影响的分析与预估 

 
28.5.1 经验方法 

经验方法是建立在大量基坑统计资料基础上的预估方法，该方法预测的是地表的沉降，

并不考虑周围建（构）筑物存在的影响，可以用来间接评估基坑开挖可能对周围环境的影
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其预测过程分为三个步骤：（1）预估基坑开挖引起的地表沉降曲线、（2）预估建筑物因基坑

开挖引起的角变量、（3）判断建筑物的损坏程度。 
    1. 预估基坑开挖引起的地表沉降曲线 

从前面的分析可知，基坑开挖引起的地表差异沉降是造成基坑周边建筑物损坏的主要原

因，因此要判断基坑开挖引起的建筑物损坏程度需先预估基坑开挖引起的地表沉降曲线。经

验方法根据地表沉降与围护结构侧移的关系，预估地表的沉降曲线，其预估步骤如下： 

预估围护结构的最大侧移δhm

根据最大地表沉降与围护结构最大

侧移的关系预估最大地表沉降δvm

预估地表沉降曲线
 

图 28-17 预估基坑开挖引起的地表沉降曲线步骤 

 
1）预估围护结构的最大侧移δhm 
围护结构的最大侧移δhm可根据平面竖向弹性地基梁方法计算确定，也可根据大量各类

围护结构的变形实测统计规律来估算。以下为国内外根据围护结构的实测变形得到的一些统

计规律，可作为预估各类围护结构最大侧移的参考。 
（1）国外相关研究结果 
1981 年 Mana[32]根据软弱至中等坚硬的黏土层中 11 个基坑开挖的监测资料，结合

Terzaghi[33]建议的坑底抗隆起稳定系数，给出了围护结构最大侧移量与坑底抗隆起稳定系数

之间的关系如图 28-18 所示，该图可以用来预测围护结构的最大侧移。当坑底抗隆起稳定系

数小于 1.4～1.5 左右时，最大侧移与开挖深度的比值将迅速增加。 
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图 28-18 坑底抗隆起稳定系数与最大侧移的关系(Mana[32])   图 28-19 Clough[26]建议的预测最大侧移图表 

 
1990 年 Clough[26]针对软至中等坚硬黏土的基坑，给出了最大侧移与坑底抗隆起稳定系

数和支撑系统刚度的关系 桩和连续墙两个区域，在

同的坑底抗隆起稳定系数下，钢板桩的侧移较连续墙的侧移大得多。当坑底抗隆起稳定系

数小于 1.4 左右时围 致。Clough 还整理

在硬黏土、残积土和砂土地层中的基坑最大侧移与开挖深度之间的关系数据，如图 28-20
最大侧移平均值约为 0.2％H（H 为开挖深度），仅有少数部分超出 0.5％H，

超出

如图 28-19 所示。Clough 的图表分为钢板

相

护结构的侧移将迅速增加，这与 Mana[32]的结论相一

了

所示。可以看出，

部分为施工不良或围护体插入深度不够等问题引起。 
1993 年 Ou[34]收集了台北软土地区 10 个基坑的实测资料，得到围护结构的最大侧移与
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开挖深度之间的关系如图 28-21 所示。从图中可以看出，围护结构最大侧移约为 0.2％H~0.5
％H，其中 H 为基坑最终开挖深度。 
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图 28-20 硬黏土、残积土和砂 地区 δhm 与 H (Ou[34]) 
 

快速公路二期工程中若干基坑的数据，如图 28-22 所

示。基坑围护结构包括兵桩、钢板桩、灌注排桩、连续墙等，支撑系统采用内支撑或锚杆。

小于 0.6H 时围护结构最大侧移一般

小于

土中 δhm 与 H (Clough[26])         图 28-21 台北

1997 年 Wong[35]分析了新加坡中央

结果表明，当坑底以上软土（标贯击数 N<5）厚度小于 0.9H（H 为基坑开挖深度）时围护

结构最大侧移一般小于 0.5％H，而当坑底以上软土厚度

0.35％H。 
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图 28-22 新加坡中央快速公路二期工程墙体最大侧移与开挖深度的关系（Wong[35]） 

 
2001 年 Long[36]统计了来自全世界的大量基坑的实测数据，根据这些数据画出了各种情

当基坑开挖面以上的软土层厚度 h 小于 0.6H 0.6％H，

其中

隆起稳定系数较低的情况，围护

结构

况下围护结构最大侧移与基坑开挖深度的关系，如图 28-23 所示。从图 28-23（a）可以看出，

时，各类围护墙的最大侧移一般小于

逆作法基坑的最大侧移不大于 0.3％H；内支撑、锚拉支撑和逆作法基坑的平均最大侧

移分别为 0.17％H、0.19％H 和 0.16％H，即这些支撑形式的基坑的平均最大侧移差别不大。

从图 28-23（b）可以看出，对于软土厚度大于 0.6H 且坑底开挖面处为硬土层的情况，围护

结构的最大侧移一般小于 0.45％H，其平均最大侧移约为 0.3％H。从图 28-23（c）可以看出，

对于软土厚度大于 0.6H、坑底开挖面处为软土层且坑底抗隆起稳定系数较高的情况，围护

结构的最大侧移一般小于 2.0％H，其平均最大侧移约为 0.58％H。从图 28-23（d）可以看出，

对于软土厚度大于 0.6H、坑底开挖面处为软土层且坑底抗

的最大侧移大幅增加，最大侧移一般小于 3.2％H，其平均最大侧移约为 1.2％H。 
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图 28-23 围护结构最大侧移与挖深的关系（根据 Long[36]） 

 
2004 年 Moormann[37]采用与 Long[36]相似的方法收集了全世界大量基坑的变形数据，按

土层条件分为软土、硬黏土、砂土、成层土和岩石，给出每种土层条件下围护结构最大变形

与基坑开挖深度的关系，如图 28-24 所示。从图中可以看出，对于软黏土，所有基坑的平均

最大侧移为 0.87％H，大约 40％的基坑的最大侧移介于 0.5%H ~1.0%H，33％基坑的最大侧

移小于 0.5%H。对于硬黏土，基坑的变形要小得多，仅 8％的基坑的最大侧移大于 1％H，

而基坑的平均最大侧移为 0.25％H。对无黏性的砂/砾土而言，65％的基坑的最大侧移小于

0.25％H，而基坑的平均最大侧移为 0.27％H。对于成层土而言，基坑围护结构最大侧移的

规律与无

于 0.25％H。 
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黏性的砂/砾土中的基坑相似。对于岩石地层中的基坑，围护结构的最大侧移一般

小

（2）上海软土地区的统计规律 
王建华等[38]收集了上海软土地区 31 个逆作法基坑的实测资料，给出了围护结构的最大

侧移与开挖深度之间的关系，如图 28-25 所示，图中的数据包括了基坑尚未开挖到底的中间

工况。图 28-25 表明，最大侧移随着开挖深度的增大而大致呈现出线性增长趋势，除了一个

基坑最大侧移大于 0.6％H 和一个基坑最大侧移小于 0.1％H 之外，其余基坑的最大侧移基本

介于 0.1％H 和 0.6％H 之间，所有基坑的最大侧移平均值为 0.25％H。 
徐中华等[39]收集了上海软土地区93个围护结构采用地下连续墙且采用顺作法施工的基

坑的实测资料，给出了连续墙最大侧移与开挖深度之间的关系，如图28-26所示。根据水平

支撑的材料类型将基坑分成两类，即采用钢支撑的基坑和采用钢筋混凝土支撑的基坑，图中

的数据还包括了基坑尚未开挖至坑底的中间工况。最大侧移随着开挖深度的增加而增大，所

有基坑的最大侧移基本介于0.1％H和1.0％H之间，平均值约为0.42％H。其中采用钢支撑
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基坑平均最大侧移为0.419％H，而采用钢筋混凝土支撑的基坑平均最大侧移为0.415％H。从

这里看出，钢筋混凝土支撑和钢支撑在控制墙体的变形上没有明显差别。 
徐中华等[40]收集了上海软土地区 80 个围护结构采用钻孔灌注桩且采用顺作法施工的基

坑的实测数据，给出了灌注桩最大侧移与开挖深度之间的关系，如图 28-27 所示，图中数据

包括尚未开挖到坑底的中间工况。可以看出，最大侧移随开挖深度的增加而增大，所有基坑

的最大侧移基本介于 0.1 ％H 和 1.0 ％H 之间，平均最大侧移约为 0.44 ％H。采用钢筋混

凝土支撑和钢支撑基坑的最大侧移平均值分别为 0.46 ％H 和 0.42 ％H，两者很接近。 
图 28-28 为收集的上海地区 30 个围护结构为 SMW 工法桩的基坑工程（采用顺作法施

工）的围护结构最大侧移与基坑开挖深度之间的关系。可以看出围护结构的最大侧移一般介

于 0.15%H 和 0.75%H 之间，其平均值为 0.405%H。 

δhm/H=0.5%

δhm/H=0.5%

δhm/H=0.5%

δhm/H=0.5%

 
图28-24 不同支护类型的围护结构最大侧移与开挖深度的关系（Moormann[37]） 
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图 28-25 逆作法基坑 δhm与 H 的关系(王建华等[38])    图 28-26 顺作法连续墙 δhm与 H 的关系(徐中华等[39]) 
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图 28-27 顺作法灌注桩 δhm 与 H 的关系(徐中华等[40])          图 28-28 SMW 工法 δhm 与 H 的关系 

 
    2）根据最大地表沉降为围护结构最大侧移的关系预估最大地表沉降 δvm 

在确定了围护结构最大侧移后，就可根据最大地表沉降与围护结最大构侧移的关系预估

最大地表沉降 δvm。在地表最大沉降与围护结构最大侧移的关系研究方面，Goldberg[4]的统

计结果表明，不管是砂土、硬黏土还是软黏土，最大沉降 δvm大部分等于 0.5～1.5 倍的最大

墙体侧移 δhm，但也有超过 2δhm的情况。Mana[32]的统计表明最大沉降 δvm等于 0.5～1.0 倍的

最大墙体侧移 δhm。O’Rourke[41]通过对有关实测数据和模型试验结果的分析发现，对于有支

撑的基坑墙体侧移与地表沉降的比值的极限值为 0.6，而对于悬臂开挖基坑则为 1.6。Woo[42]

分析了台北盆地的有关基坑无量纲化最大侧移（δhm/H）与无量纲化最大沉降（δvm/H）之间

的关系，发现大部分的数据落在 δvm 等于 0.25δhm至 1.0δhm之间，超过 1.0δhm的数据为发生

局部破坏、墙体渗漏和地表超载等因素引起。而 Ou[34]统计的台北盆地 10 个基坑的数据表

明最大地表沉降大多落在 0.5δhm 和 0.7δhm 之间，其上限为 1 倍的 δhm，如图 28-29 所示。

Moormann[37]统计的结果表明软黏土中 δvm一般为 δhm的 0.5～1.0 倍，最多不超过 2.0 倍。 
图 28-30 给出了上海地区最大地表沉降与围护结构最大侧移之间的统计关系，地表沉降

基本介于 0.4 倍和 2.0 倍的围护结构最大侧移之间，平均最大地表沉降为 0.81 倍的围护结构

最大侧移。一般情况下可考虑最大地表沉降为 0.8 倍的围护结构最大侧移。 
3）预估地表沉降曲线 
（1）Peck 法 
1969 年 Peck[2]统计了挪威和奥斯陆等地采用钢板桩和企桩作为围护结构的基坑墙后地

表沉降数据 标为墙后 ，首次提出了预测墙后地表沉降的经验方法如图 28-31 所示。其中横坐
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距围护结构的距离与开挖深度的比值，纵坐标为沉降量与开挖深度的比值。根据土层条件和

施工状况，Peck 将图形分为三个区域。其中 I 区地表沉降最小（最大沉降小于 1％H），对应

于砂土和硬黏土。II 区和 III 区根据坑底以下软土的厚度及坑底抗隆起稳定系数而定，最大

沉降可达 1～3％H。Peck 的统计数据主要来源于早期采用柔性支护结构的基坑，不一定适

合于连续墙、钻孔灌注桩等刚度较大的支护体系。 
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图 28-31 墙后地表沉降分布(Peck[2])              图 28-32 Bowles 法[43]

预估墙后地表沉降曲线 

 

（2）Bowles 法 
Bowles[43]提出了一种预估墙后地表沉降曲线的方法，如图 28-32 所示。该法先采用弹性

地基梁法或有限元方法得到围护墙的侧移曲线，并计算围护墙后土体侧移的面积 s，然后根

据下式预估地表沉降的影响范围 D： 

)2/45tan()( ϕ−°+= dHHD                       （28-1）

式中 φ为土的内摩擦角，对黏性土 Hd＝B，对于非黏性土 Hd＝0.5Btan(45+φ/2)，其中 B 为基

 

坑的

      （28-2） 
分布，则 x 处的地表沉降 δv 可表示为： 

开挖宽度。 
假设最大沉降发生于围护墙处，根据下式估计最大地表沉降： 
                             δvm＝4s/D                         
假设地表沉降呈抛物线

2

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=

D
x

vmv δδ                                （28-3） 
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（3）Clough 和 O’Rourke 法 
Clough 和 O’Rourke[3]根据若干工程案例数据的分析给出了墙后地表沉降的分布，如图

28-33 所示。对于砂土和硬黏土，建议沉降剖面为三角形分布，最大沉降发生在紧靠墙后的

土体处（图 28-33（a）、（b）），沉降的影响范围分别为 2H 和 3H。对于软至中点坚硬的黏土，

典型的无量纲化沉降剖面如图 28-33（c）所示，最大沉降发生于 0～0.75H 的范围内，在

0.75H～2.0H 的范围内，沉降由最大值衰减至可忽略的程度。需指出的是 Clough 和 O’Rourke
法预测的是地表沉降的包络线。 
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图 28-33 不同土体类型中的基坑开挖墙后地表沉降的分布(Clough 和 O’Rourke[3]) 

    
（4）Hsieh 和 Ou 法 

    Hsieh 和 Ou[5]给出了三角形和凹槽型两种沉降型态的预测方法分别如图 28-34（a）、（b）
所示，并提出了主影响区域和次影响区域的概念。三角型和凹槽型沉降的影响范围均包括主

影响区域和次影响区域，且主影响区域的范围为 2 倍的开挖深度，而次影响区域为主影响区

域之后的 2 倍开挖深度。在主影响区域的范围内，沉降曲线较陡，会使建筑物产生较大的角

变量，而次影响区域的沉降曲线较缓，对建筑物的影响较小。对于三角型沉降，给出了如图

28-34（a）所示的预测曲线（直线 a-b-c）。对于凹槽型沉降，给出了如图 28-34（b）所示的

预测曲线，认为最大沉降发生在距离墙后 0.5H 的位置处，而紧靠墙体处的沉降为最大沉降

0.5 倍。Kung[44]后来对图 28-34（b）所示的凹槽型沉降曲线作了局部修正，即认为紧靠墙体

处的沉降为最大沉降 0.2 倍。 
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    2. 预估建筑物因基坑开挖引起的角变量 

经验方法评估基坑开挖对周边建筑物的影响的第二步，是基于前面预测的地表沉降曲

（a）三角形沉降曲线预测                       （b）凹槽型沉降曲线预测 
图 28-34 三角形和凹槽型沉降预测方法(Hsieh 和 Ou[5])  
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线， 的角变量。实际上，预估建筑物因基坑开挖而承受的角变

量是

物存在，由于建筑物本身具有劲度，在沉降过程中，结构

基础和土壤之间会互相作用而调整，通常调整后建筑物承受的差异沉降量，会比没有建筑物

情况之预测值略小。换言之，以没有建筑物情况预测的地表沉降剖面，来评估建筑物承受的

差异沉降量会轻微偏保守安全，假使略微保守的分析是可以接受的。 

预估建筑物因基坑开挖而承受

一个非常困难的事情，原因有二[45]： 
1）工程界常用的分析方法，或者是所采用的简化评估法，通常假设没有建筑物存在情

况下，来预测深基坑引致的地表沉降剖面，然而实际上建筑物是在深基坑施工前就存在的，

因此预测的地表沉降剖面很可能和实际建物承受的沉降有所差异。 
图 28-35 进一步说明建筑物存在情况下，土与结构相互作用的情况。图中虚线表示没有

建筑物情况下的沉降剖面，若建筑

 
图 28-35 土与结构相互作用下建筑物实际承受的沉降和没有建筑物情况的沉降比较[45] 

 

2）若建筑物沉降量已经可以准确地预估，接下来的问题是如何评估建筑物承受之角变

量。如图 28-36 所示，当建筑物承受开挖引致之差异沉降量，结构体会产生旋转（倾斜）和

扭曲变形（角变量）两种行为，其中角变量代表结构体扭曲变形，以适应所承受的差异沉降

量。一般而言，刚体旋转并不会造成结构体本身受损，当然若旋转量过大，建筑物可能会倒

塌。角变量过大，结构体便可能产生开裂，甚至影响结构安全。 

 
图 28-36 土与结构相互作用下建筑物的变形行为[45] 

 
深基坑引致的地表沉降，可能造成建筑物刚体转动和角变量，可以用下式表示： 

                             ωβ +=ΔGS                             （28-4） 

转动量，ΔGS 为地表沉降的转角，其计算方

式如

式中β为建筑物承受的角变量，ω为建筑物刚体

下： 
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                                  LGS /δ=Δ                             （28-5） 
式中δ和L分别代表相邻基础的差异沉降量和距离。假设建筑物是刚体，不会产生扭曲变形

（β=

量。 

物反应的分析，其实

是相当复杂且困难的。 
3. 判断建筑物的损坏程度 
根据第二步的预估，得到了建筑物所承受的角变量β，就可根据表28-3评估建筑物的损

坏程度。 
 
28.5.2 经验方法应用实例 

这里以一个具体的工程实例说明采用经验方法预估基坑开挖对周边建筑物可能产生的

影响。图28-37为该基坑的平面图及周边环境状况。东侧基坑开挖深度12.2m，西侧基坑开挖

深度14.2m。基坑周边紧邻众多建筑物及地下管线，基坑环境保护要求极高。建筑A为上海

市优秀近代保护建筑，建于1949年，大楼高8层，为钢筋混凝土框架结构，采用钢筋混凝土

箱基加木 上海市

优秀近代保护建筑，1934年竣工，七层钢筋混 土框架结构，原设计为4层，抗战时期增建

二层

0），则差异沉降只会导致建筑物的刚体转动（ΔGS≈ω）；反之，若建筑物的刚性很小，

则差异沉降将以角变量形式呈现（ΔGS≈β），此情况可视为最大角变量（βm）。通常一般的建

筑物不会产生上述两个极端的情况，都会同时产生刚体转动量和角变

工程应用上常常以计算ΔGS作为结构体承受的角变量，这样的评估方式不尽合理，然而

要准确估算建筑物实际承受的角变量非常困难，因为角变量和刚体转动量的多少，会受到很

多因素影响，包括地表差异沉降量大小、地表沉降的转角ΔGS、土的刚度（砂土或黏土）、

建筑物的刚度（RC结构还是砌体结构、窗户数量等）、建筑物尺寸（宽度、高度）、基础型

式（筏板基础还是独立基础等)等等，要能够将上述因素都考虑到建筑

桩，承载能力满足要求。大楼在基坑施工前运行良好，为完好房。建筑B为
凝

，解放后又加建一层，建筑高25.9m。大楼的基础为梁板式片筏基础，并有3.66～7.32m
长的木桩。大楼有一定的不均匀沉降，但沉降稳定。建筑C亦为为上海市优秀近代保护建筑，

建于1903年，为4层条基砖混结构，有明显的向东和向北倾斜，但沉降稳定。 

 
图 28-37 某基坑平面图及周边环境状况 

本工程采用全逆作法的设计方案。围护结构采用两墙合一的地下连续墙，靠近建筑 A、

B 一侧墙厚 1m、深 31.2m；靠近建 1m、深 29.2m；汉口路、四川中路侧建筑 筑 C 一侧墙厚

行水平力的传递，基坑西侧在-10.700m 标高处增加一道临时混凝土支撑。采用

墙厚 0.8m、深 25.2m。采用结构梁板作为围护结构水平支撑体系，在局部楼板空缺处另设置

临时支撑进

28 



 

一柱一桩承担施工期间的荷载及同时施工的上部结构荷载。框架柱部位的支承柱结合主体结

构的 Φ609 钢管混凝土柱，其下为 Φ900 钻孔灌注桩。在地下室逆作施工完成时，上部结构

可以同时施工至第三层。 
经验方法的分析为平面分析方法，因此对建筑物A选取了如同所示的分析断面进行分

析。分析步骤如下： 
（1）采用弹性地基梁方法分析了围护结构的变形，得到邻近建筑物A侧的地下连续墙

的最大侧移为26m； 
（2）根据上海地区的统计关系，取最大地表沉降与围护结构最大侧移的比值为0.8，得

到最大地表沉降为20.8mm。 
（3）采用图28-34（b）的凹槽型沉降曲线，并考虑Kung[44]后来对图28-34（b）所示的

凹槽型沉降曲线作的局部修正（即认为紧靠墙体处的沉降为最大沉降0.2倍），得到地表沉降

曲线

间隔1、间隔2、间隔3和间隔4承受的最大角变量β分别为1/2100、1/1100、1/1100、
/10600； 

优秀近代保护建筑，其可容许的角变量估计为βmax＝1/500，
可以

如图28-38所示。 
（4）假设建筑物承受的角变量β与地表沉降的转角ΔGS相等，根据图28-38的地表沉降

曲线，得到

1
（5）考虑建筑A为上海市

看出各个间隔承受的最大角变量均小于建筑物容许的角变量βmax，即可保证在基坑开挖

阶段建筑物的安全。 
施工过程中对该建筑物进行了监测，结果表明，该建筑物承受的最大角变量为1/1200，

且该最大角变量还包含了基坑开挖前期由于地下连续墙施工和预降水引起的角变量（该两阶

段建筑物承受的角变量为1/2900）。监测还表明，该建筑物原有的裂缝并没有进一步发展，

建筑物的正常使用未受影响，即基坑施工并未对建筑A产生损坏。这也表明，采用经验方法

预测的结果与实测结果基本吻合。 
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图28-38 预测建筑物承受的地表沉降曲线 

 

28.5.3 数值分析方法 
基坑工程与周围环境是一个相互作用的系统，连续介质有限元方法是模拟基坑开挖问题

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以及周边建（构筑）物存在的影响等。随着有限元技术、

计算机软硬件和土体本构关系的发展，有限元法在基坑工程中的应用取得了长足的进步，从
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而为邻近建（构）筑物的基坑工程设计提供了重要的分析手段，由于有限元法分析的复杂性

使得其易导致不合理甚至错误的分析结果，因此有限元法分析得到的结果宜与其他方法（如

经验方法）进行相互校核，以确认分析结果的合理性。采用数值分析方法基坑开挖对周边环

境的

分析。对于长条形基坑的长边采用平面有限元分析一般是合适的，

但对

有限元法分析这些断面，将会高估围护结构的变形和地表的沉降。当

基坑

降低。在这种情况下，要想更全面地掌握基坑本身的变形及基

坑开

坑的变形和受力情况以及基坑开挖对周边环境的影响，必须合理地模

拟基

构构件的施工以及土体的挖除，并采用分步计算功能来模拟具体的施工工况。 

延伸多远的问题。模型的下边界延伸的深度主要根据地层条件决定，

当下

外，侧向边界一般可采用约束水平位移的边界条件。 

3. 本构模型的选择。数值分析中的一个关键问题是要采用合适的土体本构模型。虽然

土的本构模型有很多种，但广泛应用于商业岩土软件的仍只有少数几种如线弹性模型、

Duncan-Chang（DC）模型、Mohr-Coulomb（MC）模型、Drucker-Prager（DP）模型、修正

剑桥（MCC）模型、Plaxis Hardening Soil（HS）模型等。线弹性模型由于对拉应力没有限

制而无法较好地模拟主动土压力和被动土压力，一般不适合于基坑开挖的数值分析。弹-理
想塑性的MC或DP模型不能区分加荷和卸荷，且其刚度不依赖于应力历史和应力路径，应用

于基坑开挖数值分析时往往会得到不合理的很大的坑底回弹，虽然这两个模型在有些情况下

能获得一定满意度的墙体变形结果，但难以同时给出合理的墙后土体变形性态及变形影响范

围。能考虑软粘土硬化特征、能区分加荷和卸荷的区别且其刚度依赖于应力历史和应力路径

的硬化类弹塑性模型如MCC模型和HS模型，相对而言能给出较为合理的墙体变形及墙后土

体变形情况，适合于基坑开挖的数值分析。目前人们已意识到小应变范围内的应力-应变关

系对预测土体的变形起着十分重要的作用，能反映土体在小应变时的变形特征的弹塑性模型

应用于基坑开挖分析时具有更好的适用性。但小应变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，从目前来看直接应用于工程实践尚存在一定的距离。 
4. 计算参数的确定。数 决于所采用的计算参数。

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

也可采用反分析方法确定有关计算参数，当所采用的土体本构模型的

参数

影响时应考虑如下因素： 
1. 平面分析与三维

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

形状复杂或基坑周边的建（构）筑物本身也不满足平面应变的条件时，采用平面分析的

模型将会使计算结果的可靠度

挖对周边环境的影响，宜采用考虑土与结构共同作用的三维有限元分析方法。 
2. 边界条件及全过程模拟。基坑开挖涉及围护结构施工、土体开挖、支撑施工等复杂

过程，要准确地分析基

坑的实际施工工况。因此，在建模时需综合考虑土层的分层情况、周边建（构）筑物的

存在、开挖及支护结构的施工顺序等。一般采用单元的“生”、“死”功能来模拟具体施工过

程中有关结

当基坑的围护结构、支撑结构、土层条件、施工工况等对称时，可考虑利用对称性取模

型的一半进行分析，此时对称面上应采用约束水平位移的边界条件。另一个需考虑的是模型

的下边界和侧向边界需

部有坚硬的土层时，则可将该土层作为模型的下边界。由于土的刚度随着深度的增加而

增大，因此一般而言，只要下边界不是不合理地靠近基坑的底部，其对计算结果的影响就相

对较小。下边界采用约束竖向位移或同时约束水平和竖向位移的边界条件均可。图28-34的
地表沉降曲线表明，软土地层条件下基坑的墙后影响范围可达4倍开挖深度，因此侧向边界

应至少放置在墙后4倍的开挖深度之

值分析结果的合理性在很大程度上取

出合理的参数。必要时

较多时，一般可反算那些无法直接从实验中得到或者是无法合理地估计的参数，相对可

靠的土体参数可直接从实验中得到或从已有的经验推断中得到。当基坑的附近具有相同地质

条件、类似的支护方式和施工工况的已经完成的基坑工程时，可采用其实测资料来进行反分

析，然后将得到的参数用于本工程的模拟。也可根据基坑的初期工况的实测资料来进行反分
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析，得到参数后用来预估后续工况的变形。 
5. 分析方法。基坑开挖数值分析方法包括排水分析法、不排水分析法和部分排水分析

法。其中排水分析法是指在分析过程中，假设超静孔压完全消散，适用于模拟砂土的行为及

黏性土的长期行为；需采用有效应力法进行分析，所采用的输入参数因为有效应力参数。不

排水

围护

)

分析法是指在分析过程中，超静孔压完全无法消散，其体积变化为零，适合于模拟黏性

土的短期行为；不排水分析法既可采用总应力也可采用有效应力分析，其对应的输入参数分

别为总引力参数和有效应力参数。有些情况下，黏性土的行为既不属于完全排水，也不是完

全不排水，而是介于两者之间，即为部分排水行为，此时可以采用耦合分析方法进行分析，

其对应的输入参数为有效应力参数。分析时应根据实际的工程地质条件、水文地质条件及施

工的时间因素等选择合适的分析方法。 
6. 接触面的设置。基坑工程中，围护体或其它结构与土体存在相互作用。围护体与土

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、坑底土体的回

弹以及基坑开挖对周围建（构）筑物的影响程度会产生一定程度上的影响。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，有必要考虑

墙与土体的界面接触问题，一般可采用接触面单元来处理。 
7. 初始地应力场的模拟。当基坑周边存在已有的结构如隧道、地下室、桩基或浅基础

时，这些结构的存在会引起初始地应力场的改变。在基坑施工之前，这些已经存在的结构就

已经引起了土体中加载或卸载过程，因而在对基坑的开挖过程进行分析时，必须考虑这些既

有结构对初始地应力场的影响。正确模拟既有周边环境对初始地应力场影响对于分析基坑本

身的变形以及分析对最周边环境的影响具有重要的意义。 
 

28.5.4 平面有限元分析实例 
1. 工程实例一 
这里以28.5.2节的工程为例，说明采用平面有限元方法分析基坑开挖对周边环境的影响。

该工程场地地基土的组成及物理力学指标如表28-12所示。 
                                     地基土的物理力学指标                            表 28-12 

直剪固结快剪 渗透系数(10
-7
cm/s层

序 
土层名称 

层厚

(m) 

含水

量(%)

重度

(kN/m
3
)

孔隙

比 

压缩模

量(MPa) c(kPa) ϕ(°) Kv Kh 

○1  填土 1.9         

② 粘土 0.9 36.9 18.5 1.02 3.64 21 15 3.01 3.67 

③ 
淤泥质粉质粘土

夹砂质粉土 
4.7 39.1 18.1 1.09 5.67 8.5 18 31.7 1.36 

④ 淤泥质粘土 9.1 50.3 17.1 1.41 2.25 13.5 11.7 1.72 2.55 

⑤1-1 粉质粘土夹粘土 4.4 37.7 18.2 1.07 4.64 11.4 16 10.0 12.0 

⑤1-2 27 32.5 18.4 0.98 5.65 8.5 23.5 
粉质粘土夹粘质

10.2 55.3 
粉土 

采用平面有限元模拟基坑东侧裙楼区域（开挖深度12.2m）的开挖过程。土体采用15节
点三角形单元模拟，其本构采用Plaxis Hardening Soil（HS）模型，本构模型的参数根据岩土

勘察报告和部分工程的反分析经验确定。连续墙采用梁单元模拟，其计算参数抗弯刚度和抗

拉刚度根据连续墙的实际厚度确定。水平支撑的作用用弹簧单元模拟，其计算参数抗压刚度

根据楼板的实际刚度确定。连续墙与土体的相互作用采用接触面（Goodman单元）来模拟，

该接触面单元切线方向服从Mohr-Coulomb破坏准则，并用一个折减系数Rinter（这里取0.7）
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。有限元模型尺寸100m×
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50m，左右两侧边界约束水平位移，底边界约束水平和竖向位移。在基坑内部及连续墙附近

适当加密网格，总单元数量为1243个。采用单元的“生”、“死”功能来模拟具体施工过程中

有关结构构件的施工以及土体的挖除，模拟的工况如表28-13所示。采用基于有效应力法的

排水分析方法进行分析，取初始地下水位位于地面以下1m，每次开挖前地下水位先降至开

挖面以下。图28-39为有限元网格图。 
模拟的施工工况      表28-13 

工况 模拟内容 

Stage1 地下连续墙施工，并开挖至-1.5m 

Stage2 首层结构梁板施工，并挖土至-5.3m 

Stage3 地下一层梁板结构施工，并开挖至-8.6m

Stage4 地下二层梁板结构施工，并开挖至坑底

 
图28-40为基坑开挖到底（Stage4）时的总位移矢量图。连续墙的最大侧移为35.65mm，

最大坑底回弹为71.66mm，最大地表沉降为22.78mm。图28-41为有限元分析结果与有关实测

结果的对比情况。从图28-41（a）可以看出，连续墙的侧移随着开挖深度的增大逐渐增大，

且发生最大侧移的位置也逐渐下移，计算得到的各个工况下的连续墙侧移与实测值吻合得较

好。从图28-41（b）可以看出基坑开挖到底（Stage4）时建筑物、管线的及地表的实测沉降

基本被计算得到的地表沉降曲线所包含，且计算得到的沉降影响范围和沉降的大小与实测值

吻合得较好。 

  
图 28-39 Stage4 时的总位移矢量图               图 28-40 Stage4 时的总位移矢量图 
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2. 工程实例二 
芝加哥大道与芝加哥州街地铁改建工程[46, 47]基坑开挖深度 12.2m，需暴露原有的地铁车

站与隧道以便改建。基坑的平面如图 28-42 所示。基坑东侧紧邻建于上世纪五十年代末的

FrancesXavier Warde 学校，与基坑的最近距离约 2m。该学校为 3 层钢筋混凝土框架结构，

外围为砖墙承重，内部为钢筋混凝土柱承重。承重砖墙置于高 2.8m、厚 400mm 的地下室外

墙上，地下室外墙则座落于 1.2m 宽的条形 钢筋混凝土扩展基础，

基础大小 4m×4m 到 5m× 基 般为 760mm，基础的平均埋深为 3.7m。芝加哥大

道与芝加哥州街原地铁隧道及车站为位于基坑内的地下结构，建于 1939~1941 年，隧道为南

北方向走向，包括上、下 站台 2m 宽、5m 高。隧

道底部的标高为 9m。 

基础上。内部柱子的基础为

5m， 础厚度一

行线及站台。每条隧道约 5m 宽、6m 高，

 
图 28-42 芝加哥大道与芝加哥州街地铁改建工程平面图 

 
基坑主要部分的围护结构采用咬合桩，小部分采用兵桩。咬合桩直径 915mm，咬合

150mm。首道支撑采用直径 610mm、壁厚 17mm 的钢管，钢管支撑间距约 6.1m；其下设置

两道锚杆，锚杆角度为 45 度，水平间距 1.5m，上、下道锚杆长度分别为 9.1m 和 10.7m。 
采用 Plaxis 软件对基坑施工进行了全过程的模拟，并分析基坑开挖对旁边的 Frances 

Xavier Warde 学校的影响。土体采用三角形单元模拟，隧道结构、Frances Xavier Warde 学校

的地下结构部分采用梁单元模拟，围护结构采用三角形单元模拟，钢支撑采用弹簧单元模拟，

锚杆采用 Plaxis 软件中的锚杆单元模拟。Frances Xavier Warde 学校地上部分的结构自重采

用荷载来模拟。有限元分析的模型如图 28-43 所示。有关的结构参数根据实际的结构尺寸确

定。最顶层的砂土/填土层本构模型采用 Mohr-Coulomb 模型，其下各土层的本构模型采用

Plaxis Hardening Soil Model，其有关计算参数根据室内实验并结合反分析确定，如表 28-14
所示。表中各参数的意义可参考Plaxis软件的参考手册[48]。需指出的是，这里的Harden g Soil 
Model 中所采用参考压力 pref为 4.8 0 kPa。 

in
kPa，而不是软件中默认的 10
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图 28-43 平面有限元分析模型 

 

为了更准确地模拟基坑的受力和变形，模拟过程包括基坑开挖前的有关工程活动及基坑

施工过程中的有关过程，其中基坑开挖前的工程活动包括原有隧道的施工和 Frances Xavier 
Warde 学校的建造过程，基坑施工阶段的模拟包括围护结构施工及土方开挖与支撑设置的过

程。表 28-15 给出了详细的模拟步骤。 
各土层的计算参数                                 表 28-14 

参数 单位 
1 砂土/

填土层 

2 粘土硬

壳层 

3 软粘土

层 

4软-中等

硬度粘土

5 中等硬

度粘土层

6 硬粘土

层 

7 极硬粘

土层 
8 硬底层

类型 - 排水 不排水 不排水 不排水 不排水 不排水 不排水 不排水 
层厚 m 3.7 0.9 4.3 2.5 3.7 4.6 3.1 6.1 

γ kN/m3 18.9 19.6 18.1 18.1 18.9 19.6 20.4 20.8 

kh m/d 15.2 1.5×10-4 1.5×10-41.5×10-4 1.5×10-4 1.5×10-4 1.5×10-4 1.5×10-4

kv m/d 15.2 0.9×10-4 0.9×10-4 0.9×10-4 0.9×10-4 0.9×10-4 0.9×10-4 0.9×10-4

refE50
 kPa - 1980 251 251 1164 2714 1848 25184 

ref
oedE  kPa - 1386 176 176 815 1900 1294 17628 
ref
urE  kPa 53986 5941 753 753 3491 8143 5545 75551 

c kPa 20 0.05 0.05 0.05 0.05 0.05 0.05 5 

φ 度 35 32 23.4 23.4 25.6 32.8 32.5 35 

ψ 度 5 0 0 0 0 0 0 3 

υ - 0.33 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

pref kPa - 4.8 4.8 4.8 4.8 4.8 4.8 4.8 

m - - 0.8 0.8 0.8 0.6 0.85 0.85 0.85 

K0 - - 0.47 0.6 0.6 0.57 0.46 0.46 0.43 

Rf - - 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 

R  0.5 1 0.5 int - 0.67 1 1 0.5 0.5 
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模拟的施工工况                   表 28-15             

施工阶段 计算步 模拟的工况 

0 模拟 K0状态下初始地应力场 

1-4 隧道建造（1940 年） 

5 固结阶段（固结时间 19 年） 

6-10 Frances Xavier Warde 学校的建造（1960 年） 

基坑工程前期 

11 固结阶段（固结时间 40 年） 

12 位移场置零（1999 年） 

13 开挖咬合桩墙 

14 浇筑咬合桩墙（Stage1） 
围护结构施工阶段 

15 固结阶段（固结时间 20 天） 

16 开挖至地表以下 1.55m 并支设首道支撑（Stage2） 

17 开挖至地表以下 5.2m 

18 安装第一道锚杆并施加预应力（Stage3） 

19 开挖至地表以下 8.9m 

20 安装第二道锚杆并施加预应力（Stage4） 

基坑开挖阶段 

21 开挖至坑底—地表以下 12.2m（Stage5） 

 
图 28-44 为 Stage5 时计算得到的围护结构侧移和 Frances Xavier Warde 学校沉降与实测

值的对比情况。从图

Frances Xavier Warde 学校间隔

1、间隔 隔 3 和间隔 4 所承受的角变量分别为

实测监测点沉降得到的各间隔的角变量分别为 845 算值与

实 存 定的差 实测得到的 均大于 1/ 。基坑开挖

Frances Xavier Warde 进行了裂缝监测，结果表明各楼层出现了不同程度上的裂缝。 

图 28-44（a）可以看出，虽然计算得到的围护结构侧移略大于实测值，

但计算得到的侧移形态与实测值吻合得较好。从图图 28-44（b）可以看出，在靠围护墙较

近的位置，计算得到的 Frances Xavier Warde 学校沉降较实测值要小，但在距离围护墙较远

的位置，计算得到的沉降与实测值吻合得较好。计算得到的

2、间 1/267、1/1407、1/850、1/1896，而根据

、 408、1/821、1/4006，虽然计1/
最大角变量

1/
测值 在一 距

学校

，但计算和 500 期间对
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28.5.5 三维有限元分析实例 
    这里以美国 校园 司工程 坑工程[49]为例，说明采用

三维有限元分析方法分析基坑开 。该基坑的平面尺寸为

36.8m×44.5m，开挖深度约为 9.0m， 45 所示。基坑北侧 5.2m 处存在一

既有建筑（M 程学院 技 包括 4 层的主体部分和一层

的裙楼部分，4 层主体部分的中 采 基坑围护结构

采用 XZ85 型号的钢板桩，钢板桩长 道钢管支撑，第一道和第二

道支撑分别位于地表以下 3.7m 6.1 图 28-45 所示。 

西北大学 内的福特汽车公 设计中心基

挖对周边建筑物的影响

基坑的平面如图 28-
cCormick 工 的 术研究院大楼），该建筑物

间柱 用扩展基础，周围外墙采用条形基础。

14.7m~16.2m。竖向设置两

和 m，支撑的平面布置如

34
.9

m

36
.8

m

5.
2

Sh
er

id
an

  R
oa

d

 
图 28-45 福特汽车公司工程设计中心基坑工程平面图 

采用 Plaxis 3D Foundation 对基坑的开挖过程进行了模拟，模型平面尺寸为 350m×350m。

其中土体采用实体单元模拟，钢板桩采用板单元模拟，钢支撑采用梁单元模拟。模型中考虑

了技术研究院大楼 4 层主体部分的地下结构，上部结构的自重用施加于基础上的荷载来模

拟。有限元计算模型如图 28-46 所示，图中所示的标高采用 Evanston 城市高程系统。土体的 

 
图 28-46 有限元模型图 
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本构模型采用 Plaxis Hardedning Soil Model，各土层的有关计算参数如表 28-16 所示。有关

结构的计算参数根据结构的材料和实际尺寸确定。 
各土层的计算参数                        表 28-16 

参数 单位 1 砂土/填土 2 粘土硬壳层 3 软粘土 4 中等硬度粘土 5 硬粘土 6 硬底层 

类型 - 排水 不排水 不排水 不排水 不排水 不排水 
层厚 m 5.2 1 4 8.4 3.7 7.6 

γ kN/m3 18.8 18.8 18.8 19.6 20.4 20.4 

kh m/d 9.1 0 0 0 0 0 

kv m/d 9.1 0 0 0 0 0 
refE50

 kPa 7185 14370 421 1284 17723 23950 
ref
oedE  kPa 7185 14370 295 884 12406 16765 
ref
urE  kPa 21555 43110 1263 3789 53169 71850 

c kPa 1 1 1 1 1 1 
φ 度 37 40 24 26 32 35 

ψ 度 5 15 0 0 0 0 

υ - 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 0.2 

pref kPa 5 5 5 5 5 5 
m - 0.5 0.5 0.8 0.85 0.85 0.6 

K0 - 0.398 0.357 0.593 0.562 0.470 0.426 

Rf - 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 

Rint - 1 1 1 1 1 1 

 
为了更合理地模拟基坑基坑的开挖，

在对

 

数值分析中考虑了周边既有的技术研究院大楼的存

初始地应力的影响，整个模拟过程如表 28-17 所示。 
    模拟的施工工况                      表 28-17            

计算步 模拟的工况 

0 模拟 K0状态下初始地应力场（场地顶面的 Evanston 城市高程为+5.2m） 

1 技术研究院大楼的开挖-巷路开挖至+3.7m/技术研究院大楼开挖至+2.0m 标高 

2 技术研究院大楼的建造-基础/底板的施工及来自上部结构的荷载的施加 

3 围护结构—钢板桩施工 

4 降水至-3.8m 标高 

5 第一次开挖—开挖至+1.0m 标高 

6 首道支撑支设—首道支撑支设于+1.5m 标高处 

7 第二次开挖—开挖至-0.5m 标高 

8 第二道支撑支设—第二道支撑支设于-1.0m 标高处 

9 第三次开挖—开挖至-3.7m 标高（坑底） 

 
图 28-47 给出了基坑开挖到坑底时土体的侧移和技术研究大楼的沉降。图 28-47（a）为

三维有限元计算得到的土体侧移与实测值的对比情况，其中实测土体的侧移是距离基坑北侧

钢板桩约 3.0m 处的测斜管得到的，从图中可以看出，计算得到的土体侧移与实测值吻合得

较好。图 28-47（b）为三维有限元计算得到的地表沉降和技术研究大楼的沉降曲线，图中

还给出了采用 Hsieh 和 Ou[5]建议的曲线预测的地表沉降。可以看出，采用三维有限元计算

得到的沉降曲线与采用 Hsieh 和 Ou 建议的曲线预测的地表沉降差异不大。采用三维有限元
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计算得到的最大地表沉降为 11.5mm 墙下基础、扩展基础 1 和扩展基础

角进行了监测，结果表明南侧墙体和扩

展基础 2 处的倾角分别为 1/1146 和 1 监测

表明 于 物 研

，技术研究大楼南侧

2 处的沉降分别为 10.3mm、2.9mm 和 0.6mm，间隔 1、间隔 2 承受的角变量分别为 1/1154
和 1/2667。基坑开挖过程中对技术研究大楼基础的倾

/2291。可以看出，表明计算与实测吻合得较好。

，由 建筑 的角变量较小，基坑开挖期间技术 究大楼未出现裂缝。 
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图 28-47 开挖到坑底时的土体的侧移和技术研究大楼的沉降 

 
 
基坑的变形控制设计以基坑的环境保护为核心， 变形分析，再设计、再变形

分析的反复过程，使设计的支护结构在基坑施工过程中所引起的基坑周围的建（构）筑物、

地下管线和 施的

图 28- 为基 深、基坑的

地质条件、 坑周 合适的基坑支护结构类型，并确定初步的支护设计方

案。然后预估基坑施工对周边环境可能产生的影响，可以采用前面提到的经验方法和数值分

析方法。采 经验 起的地表沉降，包括由围护结构施工引起的地

表沉降和由 坑开 到的地表沉降叠加即得到总的地

表沉降，需指出的是，这里预测的地表沉降是在不考虑基坑周围环境存在的条件下得到的。

在此基础上 可预 等的沉降、差异沉降、角变量

等变形量， 根据 若周边环境的损坏程度可以接受，则

计能满足基坑周边环境的保护要求，从而可以确定最终的基坑支护方案。若周边环境的损

坏程

 
28.6 基坑变形控制设计流程

通过设计、

设 变形在允许的范围之内，从而保证其正常使用要求。 
48 坑变形控制设计的一般流程。一般先根据基坑本身的规模与挖

基 边的环境等因素选择

用 方法时，先预估基坑施工引

基 挖施工引起的地表沉降，将这两个阶段得

即 估基坑周围建（构）筑物、地下管线及设施

并 有关准则评价周边环境的损坏程度。

设

度不可接受，则应修改设计方案，例如调整围护墙的刚度、支撑刚度等设计参数或采取

地基加固、托换等措施，并重新评估基坑施工对周围环境的影响，直至能满足基坑周边环境

的变形控制要求。当采用数值分析方法时，可直接得到基坑周围建（构）筑物、地下管线及

设施等的沉降、差异沉降、角变量等变形量。但需指出的时，采用数值分析方法最好是有类

似工程可靠的监测数据的校验，以提高其预测结果的可靠性。 
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图 28-48 基坑变形控制设计流程 

 
28.7 基坑工程的环境保护措施 

 
基坑工程是支护结构、降水以及基坑开挖的系统工程，其对环境的影响主要分如下三类：

围护结构施工过程中产生的挤土效应或土体损失引起的相邻地面隆起或沉降；长时间、大幅

度降低地下水可能引起地面沉降，从而引起邻近建（构）筑物及地下管线的变形及开裂；基

坑开挖时产生的不平衡力、软粘土发生蠕变和坑外水土流失而导致周围土体及围护墙向开挖

区发生侧移动、地面沉降及坑底隆起，从而引起紧邻建（构）筑物及地下管线的侧移、沉降

或倾斜。基坑工程的支护结构施工、降水以及基坑开挖是影响周边环境的“源头”，因此保

护基坑周边的环境应首先从“源头”上采取措施减小基坑的变形，从而减小基坑工程施工对

周边环境的影响。其次，可从基坑变形的传播途径上采取措施，切断或减小土体变形对周边
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环境的影响。第三，还可从提高基坑周边环境的抵抗变形能力方面采取措施，减小建（构）

筑物、地下管线或设施的变形。 
 

28.7.1 从引起变形的“源头”上采取措施减小基坑的变形 
1. 围护墙施工方面的措施 
围护墙的施工可能会涉及到打桩、钻孔、槽段开挖及水泥土搅拌，打桩会引起振动及挤

土效应，钻孔或槽段开挖导致土体中的应力释放而引起周围土体变形，水泥土搅拌则可能产

生挤土效应。因此围护墙施工时，必须考虑其施工阶段可能对周围环境产生的不利影响，并

根据监测情况及时调整施工方法和施工工艺，以保护邻近建（构）筑物、地下管线及设施不

受损害。针对不同的围护墙的施工，可分别采取如下措施： 
（1）板桩（钢筋混凝土板桩或钢板桩）施工时，应采用适当的工艺和方法减少沉桩时

的挤土、振动影响；板桩拔出时可采用边拔边注浆的措施控制由于土体损失而引起邻近建

（构）筑物、地下管线及设施下沉的不利影响。 
（2）钻孔灌注桩施工中可采用套打、提高泥浆比重、采用优质泥浆护壁、适当提高泥

浆液面高度等措施提高灌注桩成孔质量、控制孔壁坍塌、减小孔周土体变形。 
（3）粉土或砂土地基中地下连续墙施工前可采用槽壁预加固、降水、调整泥浆配比、

适当提高泥浆液面高度等措施；同时可适当缩短地下连续墙单幅槽段宽度，以减少槽壁坍塌

的可能性，并加快单幅槽段施工速度。 
（4）搅拌桩施工过程中应通过控制施工速度、优化施工流程，减少由于搅拌桩挤土效

应对周围环境的影响。 
2. 基坑降水方面的措施 
（1）在降水系统的布置和施工方面，应考虑尽量减少保护对象下地下水位变化的幅度。

井点降水系统宜远离保护对象，相距较远时，应采取适当布置方式减少降水深度。 
（2）降水井施工时，应避免采用可能危害邻近设施的施工方法，如在相邻基础旁用水

冲法沉设井点等。 
（3）设置隔水帷幕以隔断降水系统降水对邻近设施的影响。坑内预降水实施过程中可

结合坑外设置水位观测井，以检验隔水帷幕的封闭可靠性。 
（4）当基坑底层有承压水并经验算抗承压水稳定性不满足要求时，可视具体情况采用

隔水帷幕隔断承压水、水平封底加固隔渗以及降压等措施。基坑工程开挖之前宜针对承压水

进行群井抽水试验，以确定降压施工参数以及评价降压对周围环境的影响程度。 
（5）降水运行过程中随开挖深度逐步降低承压水头，以控制承压水头与上覆土压力满

足开挖基坑稳定性要求为原则确定抽水量，不宜过量抽取承压水以减少降承压水对邻近环境

的影响。必要时可设置回灌水系统以保持邻近设施下的地下水位。 
3. 基坑开挖方面的措施 
（1）基坑工程开挖方法、支撑和拆撑顺序应与设计工况相一致，并遵循“先撑后挖、

及时支撑、分层开挖、严禁

（2）应根据基坑周边的环境条件、支撑形式和场内条件等因素，合理确定基坑开挖的

分区

超挖”的原则。 

及其顺序。一般宜先设置对撑，且宜先开挖周边环境保护要求较低的一侧的土方，然后

采用抽条对称开挖、限时完成支撑或垫层的方式开挖环境保护要求高的一侧的土方。 
（3）对面积较大的基坑，土方宜采用分区、对称开挖和分区安装支撑的施工方法，尽

量缩短基坑无支撑暴露时间。 
（4）对于面积较大的基坑，可根据支撑的布置形式等因素，采用盆式开挖或岛式开挖

的方式施工，并结合开挖方式及时形成支撑和基础底板。 
（5）对于饱和软粘土地层中的基坑工程，每个阶段挖土结束后应立即架设支撑等挡土
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设施，以避免流变的发生。一般而言，开挖完成时及时浇筑垫层能较有效地防止流变。 
（6）同一基坑内不同区域的开挖深度有较大差异时，可先挖至浅基坑标高，施工浅基

坑的垫层、有条件时宜先浇筑形成浅基坑基础底板，然后再开挖较深基坑的土方。 
7）基坑开挖过程中如出现围护墙渗漏，应采取相关措施及时进行封堵处理。工程实

筑物或地下管线的沉降量一般难

以估计，且往往比墙体的变形大得多。因此当出现渗漏时必须引起重视。 

撑爆破时的冲击波通过围檩和围护桩直接

传至

28.7.

深层搅拌桩、注浆加固等构成墙体，墙体主要承受

施工

b）所示。国外和台湾地区还有采用微型桩的方式[16]，如图图 28-49
（c） 套管或其它方式钻孔至预定深度，然后放入加劲型材（如钢

筋、

抗剪和

抗拔

坑工程中，利用上述原理也进行一些过尝试[51]。例如上海市区某工程

基坑

，并采取一些措施与老基础及

墙面

（

践表明，因围护墙渗漏造成的墙后水、土流失，引起邻近建

（8）支撑与围护墙之间应有可靠的连接。采用钢支撑时应及时施加预应力，必要时可

采用复加预应力的方式进一步控制围护结构的变形。 
（9）机械挖土极易超挖，且挖土机械在坑内行走会导致坑底土体的扰动，从而降低了

被动区土体的强度，进而引起基坑变形的增大。因此，采用机械挖土时，为防止坑底土体的

扰动，应保留 200mm~300mm 厚的土采用人工挖平。 
（10）严格控制坑外地表超载。 
（11）当采用爆破方法拆除钢筋混凝土支撑时，宜先将支撑端部与围檩交接处的混凝土

凿除，使支撑端部与围檩、围护桩割离，以避免支

坑外，从而对周围环境产生不利影响。 

 
2 从基坑变形的传播途径上采取措施减小对周边环境的影响 
从基坑变形的传播路径上，可采取隔断方法来减小基坑施工对周边环境的影响。隔断法

可以采用钢板桩、地下连续墙、树根桩、

引起的侧向土压力和差异沉降产生的摩阻力，如图 28-49（a）所示，亦可用以隔断地下

水降落曲线，图 28-49（
所示，其施工一般是先以

钢轨、型钢或钢筋笼等），再以压力灌浆的方式注入水泥砂浆，然后逐渐拔出套管，最

后进行补浆。这种方式是使微型桩通过可能的滑动面，当此滑动面产生时，微型桩的

力可以抑制地层滑动，从而减小地表沉降的可能。 
在上海地区的基

开挖深度 7.4m，一道支撑。基坑旁边的一栋医院建筑年代久远且加过一层，为保护该

建筑物，紧贴其基础边打了三排φ200mm，长 11m 的树根桩

作适当连接，结果围护体的侧移仅 20mm~3mm，而该医院建筑几乎没有沉降。 

 
图 28-49 隔断法示意图 

 
又如上海市南京路某商厦原来沉降已较大，室内地坪已与马路已齐平。现离其 2m 多远

处施

后基坑开挖完成时该商厦仅下沉 10mm。 

经验设计，尚缺乏理论基础。 

工地下连续墙并开挖约 11m 深的基坑，为保护该商厦，在地下连续墙施工前采用两排

劈裂注浆并插入大直径钢筋，最

需指出的是，隔断法保护基坑邻近建（构）筑物的机制并不直接，目前对其作用机制的

研究尚较少，虽然已有一些工程应用实例，当大部分是依靠
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28.7.
高

围护

得更直

接的

筑物下方进行基

础补强或替代基础，将建筑物荷载传至深处刚度较大的土层，减小建筑物基础沉降的方法。

 

的 3 层砌体结构，其下采用长 4.5m、

直径 开挖前，在外侧支柱的四角各设置一微型桩，穿过桩

帽伸

3 从提高基坑周边环境的抵抗变形能力方面采取措施 
基坑开挖后，要求支护结构绝对不变形是不可能的。从图 28-19 可知，即使大幅度提

体系的结构刚度（这往往代价很高）也不一定能相应地大幅减小基坑的变形。在某些情

况下，对被保护对象进行事先采取加固措施，可以提高其抵抗变形的能力，往往可取

效果。常用的措施包括： 
1. 基础托换 
基础托换是在基坑开挖前，采用钻孔灌注桩或锚杆静压桩等方式，在建

图 28-50 为采用锚杆静压桩托换建筑物基础的示意图。

图 28-51 为新加坡捷运隧道过河段的基坑开挖工程[50]中对旁边政府大厦基础补强的剖

面图。该工程开挖深度约 27m，采用钢板桩及兵桩作为围护结构，竖向设置 7 道支撑。距基

坑 3m 处即为政府大厦的外侧支柱，该大厦为建于二战前

50mm~100mm 不等的木桩。基坑

至地面以下 26m~28m，并采用水泥土砂浆充填密实。 

  
图 28

压桩

进行了托换，取得了较好的效果。 
2. 注浆加固 
基坑开挖前在邻近房屋基础下预先作注浆加固也是常用方法之一。一般在保护对象的侧

面和底部设置注浆管，对其土体进行注浆加固。注浆加固实际上是一种地基处理措施。当基

坑开挖时，基坑外侧的土体逐渐进入主动状态，围护墙的最大侧移一般发生于基坑开挖面附

近，因此开挖区外可能的滑动面会沿着开挖面下方附近开始发展，因此要使既有建筑物注浆

加固能取得较好的效果，注浆加固的深度一般应从建筑物的基础下方延伸到滑动面以下。 
例如[51]某地铁车站施工时，邻近的商业大楼（解放前建造的老建筑物）发生了沉降。

不久，紧邻该大楼又要开挖深度约 护桩完成后，基坑开挖前，采用与

垂线成 14°倾角的注浆管深入到老大楼基底下，进行注浆加固。基坑施工结束后，该商业大

楼沉

量尤其重要，稍

一不

-50 锚杆静压桩托换建筑物基础示意图        图 28-51 新加坡捷运隧道开挖与建筑物基础补强 

 
上海太平洋广场的基坑工程，其旁边的大阪俱乐部建筑；汇金广场开挖时，距基坑 0.5m

的市百六店；黄浦区体育馆旁边金融大厦开挖造成邻近倾斜的过街楼等，均采用锚杆静

7m 的基坑，于是在围

降控制在 10mm 左右。 
需注意的是，采用注浆加固时，过大的注浆压力会使得地面或建筑物隆起，而注浆开始

时也会破坏土的微观结构，使得土体的抗剪强度降低。因此，注浆施工的质

慎，不但起不到加固的目的，反而会使建筑物的沉降或倾斜更严重。 
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3. 跟踪注浆 
基坑开挖过程中，当邻近建筑物变形超过容许值时可，对其进行注浆加固，并根据变形

的发
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专有名词及符号说明 

A 
凹陷变形 

C 

差异沉降 

沉降 

G 
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刚体转动量 

H 

环境保护 

环境调查 

J 

基础托换 

角变量 

N 

挠度比 

R 

容许沉降量 

X 

相对挠度 

Z 

转角 

 
 
符号 说明 
ρ 沉降 
θ 转角 
Δ 相对挠度 
ω 刚体转动量 
β 角变量 
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第 28 章  环境影响的分析与保护措施 

周边环境调查 

28.2.1 环境调查的范围和内容 

28.2.2 环境调查实例 

容许变形量 

 建筑物的容许变形量 

28.3.2 地铁隧道的容许变形量 

28.3.3 管线的容许变形量 

8.4 围护结构施工引起的地表与建筑物沉降 

28.4.1 由灌注桩或连续墙成槽施工引起的地表沉降 

28.4.2 由连续墙成槽施工引起的周围建筑物沉降 

5 基 环境影响的分析与预估 

28 验方法 

28.5.2 经验方法应用实例 

28.5.3 数值分析方法 

28.5.4 平面有限元分析实例 

28.5.5 三维有限元分析实例 

形控制设计流程 

8.7 基坑工程的环境保护措施 

28.7.1 从引起变形的“源头”上采取措施减小基坑的变形 

28.7.2 从基坑变形的传播途径上采取措施减小对周边环境的影响 

28.7.3 从提高基坑周边环境的抵抗变形能力方面采取措施 
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28. 坑开挖对周边

.5.1 经

28.6 基坑变

2

 


