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地震荷载下超载边坡永久位移非线性分析
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摘要:针对以往分析中,抗拉强度通常在压缩状态下使用线性强度包络线外推得到,而真

实土体的抗拉强度往往基于非线性破坏准则的现象,该文基于平面应变的对数螺旋旋转机,

采用极限分析上限法对不同参数组合下的超载边坡进行非线性破坏分析,并将算法优化进行

求解。以经典地震破坏案例为基础,采用刚性位移滑块法进行边坡永久位移的计算。研究结

果表明:优化后的算法解决了先前计算中精度低、速度慢的缺陷;非线性破坏分析对于边坡临

界加速度影响显著,超载作用则加剧临界加速度的折减;输入真实地震波计算永久位移,非线

性强度准则下超载边坡滑落位移可达到线性条件下的4倍。因此对于超载边坡的非线性设

计显得尤为重要。
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1　前言

滑坡是自然界中最危险的地质灾害之一,在地震

力作用下往往呈现出数量大、分布广的特点。滑坡易

导致诸如河流堵塞,交通瘫痪,通讯中断等严重破坏,
对人类生命和财产安全威胁巨大。当前分析地震边坡

稳定性时存在众多指标,如临界高度、安全系数、永久

位移以及临界加速度等。临界高度、安全系数可结合

拟静力法计算求得,但只能在固定某一时刻判断边坡

的稳定性,而未对地震作用的动态过程进行分析。

Newmark在刚塑性滑块模型的基础上,提出使用边坡

的致滑距离(即永久位移)代替安全系数来评估地震边

坡的稳定性;Cai、Chang、You,He等将岩土工程试验

结合 Newmark的滑块模型,以实际地震破坏信息计

算边坡的永久位移。
然而当前评估边坡稳定性时,很少有研究者考虑

土工材料的非线性特性对永久位移的影响。先前研究

中往往使用线性 Mohr-Coulomb(文中称 M-C)强
度包络线来评估边坡安全性。线性包络线中抗剪强度

由黏聚力c和内摩擦角φ 来预测,而抗拉强度通常在

压缩状态下外推得到,所以并不是真实的抗拉强度。

Duncan和 Wright指出,边坡稳定性分析时,可以通过

两种方法来分析后缘的拉伸区:① 对岩土体的拉伸区

域进行削弱或者去除;② 在边坡的拉伸区引入裂缝进

行分析。对于引入裂缝的分析,Michalowski将裂缝

形成过程与能量耗散结合进行分析,结果显示对于较

为缓和的边坡,裂缝的影响并不显著,而对于高陡边坡

或受孔隙水压力影响较大的边坡,裂缝的存在使得影

响尤为显著。而 Utili对预设裂缝的形态、区域及其影

响程度进行了深入的研究,尤其针对平面应变状态下

的边坡,详细研究了裂缝存在位置与最大深度对综合

稳定性的影响。但是当前针对岩土体抗拉强度的非线

性分析,即考虑对抗拉强度的折减,学者们主要根据变

分法或极限分析法来进行研究。近年来,因概念清晰、
计算效率高,极限分析定理不断被广泛运用于评估坡

体的整体稳定性。
尽管当前不断有学者对非线性破坏准则下的边坡

进行分析,但大多数研究偏向于静态的稳定性分析或

动态拟静力分析,对于地震作用下的动态全过程分析

尚且缺乏。特别注意的是,当前的研究主要针对坡顶

面无荷载破坏的状态,对超载边坡的讨论非常缺乏。
如铁路与高速公路的人工开挖边坡常常呈现出超载边

坡形态。坡顶超载作用显著增加了边坡的重力,使失

稳下滑的风险增加。而超载作用的存在方式如果是顶

部建筑物或者工程施工现场,更会造成不可预估的损

失。关于超载边坡的分析,蒋青青等对边坡的剪胀效

应进行了研究;张媛等对超载边坡的失稳及其破坏形
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态的转换进行了研究。但当前对于超载边坡在动荷载

下的动态破坏全过程非线性分析还未有讨论。该文在

前人研究的基础上,采用非线性破坏准则对超载边坡

的永久位移进行分析,首先通过极限分析法建立超载

边坡临界破坏形态以及功能方程;优化算法,采用随机

搜索法与二次序列规划程序结合求解边坡临界加速

度;最后输入实测地震波,对比不同程度的超载系数以

及非线性系数对于边坡稳定性的影响。

2　理论方法

2.1　非线性破坏准则

当前大多数边坡的稳定性分析主要采用线性 M
-C准则。土体抗拉强度并不是通过试验得到,而是

通过压缩状态的外推直接得到。采用 M-C屈服准

则并不能真实地反映土体的抗拉强度,从而不能精确

地计算出边坡稳定性的评估结果。大量的试验结果也

显示,应采用非线性破坏准则对岩土体进行分析。

DRUCKER等首次对拉伸区优化 M-C准则,对边坡

进行非线性分析;郭诗惠等对非线性破坏准则下土体

剪胀性进行分析。如图(1)所示,M-C函数可以表示

为直线与圆弧部分的组合。在 M-C标准中,三轴抗

拉强度f3t=c/tanφ,而单轴抗拉强度ft=2ccosφ/(1
+sinφ)。当考虑拉伸折减时,牵引矢量从直线变化为

圆弧,且非线性部分的剪胀角δ从φ 变化到π/2,其中 

(a) 经典 M-C 包络线

 

(b) 土体受张拉折减作用包络线
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图1　土体强度包络线

δ=φ 时表示线性 M-C屈服准则。为了量化折减后

抗拉强度的作用,采用非线性折减系数ξ对抗拉强度

进行表示,折减后的抗拉强度为:

f′t=ξft=ξ
2ccosφ
1+sinφ

(1)

式中:ξ的取值范围为0~1,当ξ=1时为线性 M-C
屈服准则,当ξ=0时表示土体完全受张拉折减的状

态,即土体的抗拉强度等于0,如图1(b)所示。
采用修改后的非线性屈服准则结合 Michalowski

在极限分析法中得出的抗拉强度功耗散表达式,可表

示为:

dc= fc
1-sinδ

2 +ξft
sinδ-sinφ
1-sinφ

æ

è

ö

ø
[v] (2)

式中:fc 为 M-C准则中的单轴抗压强度,大小为fc

=2ccosφ/(1-sinφ);v 为为剪切面速度矢量。

2.2　旋转破坏机制以及计算模式

采用极限分析的运动学方法,运动学容许破坏机

制为对数螺旋线。图2为在破坏边缘处承受拟静力地

震荷载的均质边坡模型。边坡的倾角为β,坡高为 H,
土体内摩擦角为φ,黏聚力为c,重度为γ。
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图2　考虑抗拉强度折减的边坡破坏模式

使用拟静力方法可以获得边坡的临界加速度和相

应的临界滑动面。滑动体ABDO 以O′为中心沿着穿

过坡趾的曲线ABD 旋转。对数螺旋线DB 表示为:

r=r1e(θ-θ1)tanφ (3)
式中:r1 和θ1 分别为对数螺旋线起始点C 到旋转中

心距离CO′和CO′与水平参考线的夹角(图2);θ4 为

对数螺旋线终止点到旋转中心的连线与水平参考线的

夹角。曲线BD 部分为抗拉强度起作用的滑移面,由
剪胀角变化修正的对数螺旋线可以表示为:

r=rme∫
θ
θ2

tanδdθ (4)
式中:rm 为图2中DO′长度;θ2 为DO′与水平参考线

的夹角;θ3 为BO′与水平参考线的夹角;δ 为剪胀角,
而采用线性分布处理δ 也被证实是可以的,δ 的分布
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形式可表示为:

δθ( ) =δm-
δm-φ
θ3-θ2

θ-θ2( ) (5)

根据极限分析上限定理(下称 UB),将内外做功

相平衡即可获取平衡方程:

Wr+Ws+Wq=D (6)
式中:Wr 为土体重力产生的能量耗散;Ws 为拟静力

作用下土体产生的功率,其中地震力系数为K;Wq 为

超载部分功率;D 为滑体ABDO 的内能耗散率。外部

工作功率Wr 和Ws 可表示为块体ACO 的功率减去

块体BCD 的功率,具体可表示为:

Wr=Wr1 -Wr2 -Wr3 -(Wr4 -Wr5 -Wr6)=
γwr3

1fw (7)

Ws=Ws1 -Ws2 -Ws3 - (Ws4 -Ws5 -Ws6)=
kγwr3

1fs (8)

Wq=qtfq (9)
式中:Wrn、Wsn 中下标1~6分别为图2中 O′CA、

COO′、AOO′、BCO′、CDO′、BDO′的能量耗散功率或

者拟静力能耗,其中fw 与fs 均为包含变量β、θ1、θ2、

θ3、θ4 的函数方程。分析超载部分功率时,引入超载

系数qt;fq 为超载函数。根据主应变率,由拉伸折减

区域产生的内部能量耗散为cwr3
1fdc,则整个滑裂面

的做功可表示为:

D=DDB+DAB=cwr2
1fd+cwr2

1fdc (10)
式中:fd 为包含变量θ3、θ4、φ 的函数;fdc 为包含变量

θ2、θ3、φ 的函数。详细的关于fw、fs、fd、fdc 以及fq

的表达式可参考文献[9]、[10]。
将上述公式整理,即可得到临界加速度 Kc 的表

达式:

Kc=[1/(2tanφ)×H/r1 ×c/(γH )×(DDB +
DAB)-(f1-f2-f3-t1+t2+t3+qt×fq)]/(f1s-
f2s-f3s-f4s+f5s+f6s) (11)
式中:θ1、θ2、θ3、θ4 以及c/(γH)、β和φ 等参数均为临

界加速度Kc 的变量,基于上述变量可搜索 Kc 的最

小值。

2.3　优化计算

为满足上述几何条件,计算临界加速度 Kc 时需

要对各类参数进行一定的限制:

0<θ1<θ2<θ3<θ4<π (12)
其中θ1、θ2、θ3、θ4 的取值在上节已经介绍,在上

述限定的基础上,采用优化算法来进行临界加速度的

求解,传统的算法,如遍历法等往往存在以下不足:计
算效率低、结果精度不高等。为解决先前算法的不足,

该文采用随机搜索法(MonteCarlo)和非序列二次优

化法(SQP)进行组合求解,即预先采用随机搜索法进

行初值区间的确定,再采用随机搜索法进行精确求解,
计算效率显著提高。

3　临界加速度结果展示

针对不同程度的超载边坡进行稳定性分析,考虑

超载系数qt=0~0.3,坡脚β=30°~90°,内摩擦角φ
=10°~30°,c/(γH)=0.1~0.25,以及非线性系数ξ
=0~1的破坏工况,其结果见图3~5。
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图3　考虑超载系数qt=0.1时边坡临界加速度

图3~5中上部结点部分表示过坡址下方的破坏,
其余部分线条表示过坡址的破坏,以图中圆点为过渡

点。过坡址破坏为摩擦土体的特征,而当内摩擦角较
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图4　考虑超载系数qt=0.2时边坡临界加速度
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图5　考虑超载系数qt=0.3时边坡临界加速度

小时,对于坡脚较为缓和的边坡,则更容易发生过坡址

下方的破坏。但考虑地震荷载影响时,对于内摩擦角

更大的边坡易发生过坡址的破坏。如图3~5所示,考
虑非线性的破坏准则分析,即对抗拉强度的折减,边坡

的临界加速度下降迅速,而针对内摩擦角较小、坡度较

大的边坡,更易发生破坏。考虑超载作用则会加速临

界加速度的折减。图中ξ=1表示线性 M-C屈服分

析结果,该文将图3中ξ=1结果与经典结果以及有限

元软件 Optum-G2进行了验证,验证结果良好。

4　永久位移分析

基于极限分析理论基础,采用具有旋转破坏面的

边坡永久位移机制(图6)进行分析。图6中,实线为

原滑坡体,受到超载作用以及地震荷载作用时,可能滑

落到虚线部分,而水平滑动距离为ux。采用 New-
mark模型结合极限分析进行分析,旋转角加速度为:

θ̈=
γr3

1

Gl2(k-kc)(f1s-f2s-f3s-f4s+f5s+f6s)

(13)
式中:G 为实线滑块的重力;l为滑块旋转中心O′到滑

块重心的距离。

uz

ux
uy

β

滑坡体
原坡

图6　非线性破坏分析下的边坡旋转机制
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式(13)的二重积分ux 为:

ux =r2sinθ4∫t∫t
θ̈dtdt (14)

将不同程度的超载边坡进行非线性位移分析,该
文选取两条经典地震波进行分析,分别为2008年中国

汶川地震Lamont375台站记录的地震波以及1940年

美国ElCentroArray台站记录的ImperialValley地

震波,详细的参数信息见表1,图7为详细的波形图。
为进行全面分析,选取破坏工况为c/(γH)=0.15,β
=55°,φ=30°。

表1　地震样本主要特征

地震 时间 记录台站 震级/级 PGA/(×g) 间隔区间/s

汶川地震 2008-05-12 Lamont375 8.00 0.841 0.005

ImperialValley地震 1940-05-19 ElCentroArray 6.95 0.313 0.010

(b) Imperial Valley 地震

加
速

度
时

程
/(×

g)

(a) 汶川地震

时间/s

0.8
0.6
0.4
0.2
0

-0.2
-0.4
-0.6 100806040200

加
速

度
时

程
/(×

g)
时间/s

0.4
0.3
0.2
0.1
0

-0.1
-0.2
-0.3
-0.4

403020100

图7　选取地震动加速度-时程曲线

　　图8、9为超载边坡在不同程度非线性系数下的永

久位移。由图8、9可得:考虑非线性系数的影响,将对

边坡永久位移产生超过2倍的影响,如ImperialValley

地震,边坡在 M-C准则和考虑非线性系数ξ=0时产

生的位移分别为0.075与0.28m,相差近4倍。图10
为非线性系数与超载边坡永久位移分布关系。
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图8　非线性准则下的超载边坡永久位移(汶川地震)
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图9　非线性准则下的超载边坡永久位移(ImperialValley地震)
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图10　非线性系数与超载边坡永久位移分布关系

由图10可得:当非线性系数ξ取0.4~1.0时,非
线性准则对于边坡永久位移影响并不明显,而当ξ逼

近0时,边坡永久位移迅速增加,影响显著。图9显

示,考虑超载作用对于边坡永久位移的折减程度显著

大于非超载边坡。

5　结论

该文提出了地震荷载作用下极限分析的运动学方

法,并结合参数进行全过程动态分析,计算了非线性破

坏准则下超载边坡的临界加速度以及永久位移。为了

获取最小的上界结果,使用了 Monte-Carlo与SQP
综合优化分析,并利用文献资料中的经典解以及有限

元软件 Optum-G2对该方法进行了数值验证,所有

结果均以图表表示,结果显示:
(1)优化算法后,计算速度、精度均显著提高,解

决了先前计算中的不足。
(2)非线性系数ξ对于临界加速度Kc 的影响显

著,考虑超载作用则会增加该影响,如针对c/(γH)=
0.15,β=55°,φ=30°的边坡,不考虑超载作用时,线性与

非线性准则(ξ=0)下边坡临界加速度分别为0.242g 与

0.219g,折减10%,而考虑超载作用时(qt=0.3),临界

加速度分别为0.105g 与0.069g,折减达到了34%。
(3)Newmark法计算永久位移结果显示,考虑非

线性破坏准则时,边坡产生的永久位移将超过 M-C
准则下两倍之多,同样超载系数的存在会显著提高不

利影响。
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