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摘要

岩质高边坡的动力问题求解主要可以分为拟静力法和数值模拟法。拟静力法

的研究成果较丰富，理论体系较成熟，但具有较明显的缺点。而使用动力有限

元法进行边坡动力时程分析的学者和成果较少，是目前该领域研究的热点和难

点。特别是在汶川特大地震发生以后，岩质高边坡在水平动荷载作用下的动力

响应规律等是岩土工程界十分关心又迫切希望解决的问题。

本文总结了边坡动力问题的研究现状，着重从工程地质方面分析了地震作用

下边坡稳定性的影响因素，对有限元方法分析步骤及动力方程求解方法进行了

总结和分析，采用动力有限元方法对边坡的动力响应规律进行研究，特别是探

讨了岩质高边坡在水平动荷载作用下动力响应的加速度、速度、位移三量放大

系数分布的规律和特点。主要开展了以下工作：

(1)在总结前人研究成果的基础上，将地震作用下边坡稳定性的影响因素

归纳为边坡所处的地质背景、边坡的岩体结构类型和地层岩性组合、边坡的地

形地貌条件以及边坡的水文地质条件等方面，并讨论了边坡的工程地质模型以

及动力失稳机制。

(2)进行了边坡动力有限元方法分析步骤及动力方程求解方法的总结和分

析，讨论了动力方程及计算方法、非线性动力方程及计算方法、边坡动力分析

中所采用的单元、D．P弹塑性本构关系与屈服准则等。

(3)探讨了粘弹性边界单元、动力方程中瑞雷阻尼等对边坡动力有限元计

算结果的影响规律。研究了：①边界的设置对计算结果的影响，得出了当选取

合适的粘弹性边界参数，边界的远近设置达到一定范围后，其边界对计算结果

的影响很小。②瑞雷阻尼对计算结果的影响，得出了瑞雷阻尼对计算结果影响

显著。③D．P弹塑性本构关系与屈服准则对计算结果的影响，得出了在较大位移

条件下，当材料考虑D．P弹塑性本构关系与屈服准则时，边坡的的位移、速度、

加速度放大系数会比线弹性条件下的减小。④材料的弹性模量越小，边坡的位

移、速度、加速度放大系数越大，且弹性模量对边坡放大系数的分布形式有显

著的影响。⑤荷载的持时、幅值以及频率对边坡放大系数均有一定的影响。

(4)结合工程实际，采用EL-Centro地震波荷载记录，对西南某岩质高边坡

动力响应规律进行了分析与讨论，得到了对工程实际十分有益的结果。①采取

粘弹性弹簧单元，选取合理的边界参数可以较好的模拟岩质边坡的动力响应问

题，并可以节约计算时间，提高计算效率。②当材料考虑D．P模型时，其放大
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系数可能会稍微减小，当位移不很大时，考虑材料D．P模型时对放大系数分布

形式的影响很小。③对EL-Centro地震波进行成比例折减，分别取基岩加速度峰

值为0．19、0．129、0．159和O．29。当取O．19和0．129时，边坡整体处于弹性状态，

位移、速度、加速度时程与荷载的增加比例相同，放大系数很接近。当取0．159

时，边坡小部分区域(坡体内反倾向裂隙尖端)进入塑性，但这小部分区域不是本

次分析的重点，调整该区域材料参数后顺利计算出结果，从位移、速度、加速

度时程图看出边坡仍然处于弹性状态，放大系数也改变很小。当取O．29后，在

整条卸荷裂隙带处进入塑性状态，边坡可能失稳，建议采取更有效的加固。

关键词：岩质高边坡，动力响应，放大系数，地震荷载，动力有限元方法
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Abs仃act

The ways to analyze dynamic stability problem of rock slope Call be classified as

pseudo-static methods and numerical simulation methods．Although the achievements

of Pseudo—static methods are abundant and theoretical systems matured，it still has

many obvious defects．Meanwhile，it became a researching obstacle that aroused

many attentions of the scholars because people using dynamic FEM to analyze

dynamic time history problems are only a few and achievements eVell lesser,

especially after the disastrous earthquake of WenChuang．It becomes a widely

concerned and also urgently to be solved problem in both geotechnical and geological

field to solve the dynamic response regulation of rock slope in horizontal dynamic

loads．

The researching status concerning dynamic problems ofrock slope is summarized，

the factors especially from engineering geology aspects that would affect the stability

of rock slopes under seismic loads are analysed，the procedure to conduct on FEM

analysis and the ways of solving dynamic equation problems al e summarized and

analyzed．It is also discussed in this article the dynamic response regulation of rock

slope using FEM，much more important is the discussion of the regional dispatching

rules and features of the three magnification factors such as displacement，velocity and

acceleration under horizontal dynamic loads．Some important results and conclusions

are as follows：
．

(1)On the basis of previous achievements，the influence factor of slope

stability under seismic loads is classifed aS geological background，combination of

the structure of rock slope and rock mass properties，conditions of terrain and

landform and hydrogeology condition．The engineering geological model and

dynamic instability mechanism have also been discussed，

(2)The procedure of conducting FEM and the methods to solve dynamic

equation problems is summarized and analyzed．Dynamic equation and computing

methods，nonlinear dynamic equation and calculation methods，element type

employed in a slope stability analysis under seismic loads and D—P elastoplastic

constitutive relations and yield eriterion al e also discussed．

III
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(3)The influence patten of viscoelasticity boundary dements and Rayleigh

damping under dynamic equation of rock slope are discussed．The following research

had been done：①The influence of boundary setting is discussed．It Blrns out that

when viscoelastic boundary parameters are properly chosen and a certain distance
from the boundary kept，boundary has little effect on calculation results．②m
influence of Rayleigh damping is discussed，it turns out that Rayleigh damping has a

prominent influence ON the results．(爹The influence of D—P elastoplastic constitutive

relations and yield criterion is discussed．When D·P has been used in material，the

magnification factors are less than linear elastic one．@When elastic modulus of
material is reduced，the magnification factors increased．⑤The duration time，

frequency and amplitude of loads affects the magnification factors a lot．
(4)111e dynamic response of a rock slope in southwestern China under seismic

loads are analyzed，and some useful conclusions derived．Viscoelasticity boundary

elements which are used in simulation of rock slopes of dynamic response．The

magnification factors ale less when D-P is used and when the displacements are few,

D-P take a little effection on magnification factors．Proportion modification in

EL-Centro earthquake waves，0．1岛O．129,0．159 and 0．29 are choosen in bedrock

peak acceleration．When O．1 g and O，129 are chooscn，the whole slope is in elastic
state and magnification factors are closed．When there are small regions in plastic
which are not important when O．1 59 is choosen．So parts of parameters are modified

and the whole slope is still in elastic，magnification factors are closed in results．

Unloading cracks is in huge displacement and it is instability and some reinforcement
measures are advised．

Key Words：Rock slope，dynamic response，magnification factors，earthquake loads，
dynamic FEM
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第1章绪论

1．1边坡动力问题的研究背景

边坡，包括天然斜坡和人工边坡，是地球表面具有露天侧向临空面的地质

体0,2,31。边坡的稳定和变形问题是工程地质学、岩石力学和土力学领域的经典

命题之一。从荷载的角度来讲，有静荷载和动荷载之分。边坡所受到的动力荷

载主要有地震荷载、爆破荷载和机械振动荷载几种。造成破坏最多、最大的当

属地震荷载。

1933年8月25日四川叠溪7．5级地震造成许多滑坡，其中叠溪台地和教场

坝等大滑坡阻塞岷江，形成4个堰塞湖，45天后湖坝决口，高达60m的水头澎

湃而下。这次地震造成6800人死亡，使沿江两岸居民受到一次浩劫[41。2008

年5月12日发生的四川汶川特大地震是新中国成立以来破坏性最强、波及范围

最广、救灾难度最大的一次地震，震级达里氏8级，最大烈度达11度，余震3

万多次，涉及四川、甘肃、陕西、重庆等10个省区市417个县(市、区)、4667

个乡(镇)、48810个村庄。灾区总面积约50万平方公里、受灾群众4625万多人，

其中极重灾区、重灾区面积13万平方公里，造成69227名同胞遇难、17923名

同胞失踪，需要紧急转移安置受灾群众1510万人，房屋大量倒塌损坏，基础设

施大面积损毁，工农业生产遭受重大损失，生态环境遭到严重破坏，直接经济

损失8451亿多元，引发的崩塌、滑坡、泥石流、堰塞湖等次生灾害举世罕见。

我国是一个多地震的国家，历史上曾经发生许多次强烈地震，目前正处于

地震活跃期。根据《中国地震目录》及其他研究文献记载，仅从公元前780年

到1992年，在我国境内共发生震级大于4．7级的地震就超过5142次，地震触

发的滑坡和崩塌数以千计【5】。表1．1列出了我国地震滑坡、崩塌灾害的典型事

例。
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表1．1我国地震滑坡灾害典型事例

时间／(年．月．日) 地震位置 引发滑坡 现象及后果

甘肃通渭 笔架山崩塌、山地土山多崩、
山崩致死伤40000余人，

1719．06．19 掩埋永宁全镇及扎辛留一
南 甘谷北山南移

部分，死伤3000余人

海原县一个长达0．3kin的山

体完全崩塌，西吉和同原一
村庄崩倒、河床完全被壅

带的清水河与葫芦河的分水
塞；在面积约250km 2余的

1920—12．16 宁夏海原 岭地区黄土滑坡十分普遍，
黄土地区发生流动滑坡，

甘肃静宁西部到会宁东面几
据估计，死于诱发滑坡的

十公里范围内，大型滑坡崩
人数高达lO余万人，占这

次死亡总人数的一半有余
塌有几十处

在叠溪周围15km范围内，滑
叠溪千年古城被毁，500余

1 933．08．25 四川叠溪 坡和崩塌导出可见，原有地
人丧生；岷江两岸山崩堵

江成湖，45天后溃决，造
貌完全改变

成6800人死亡

滑坡堵江、崩塌后死于水

1950．08—15 西藏察隅 大量滑坡和崩塌 灾者为地震本身的3倍以

上

木杆河、溪河、丁木河等陡 滑坡堵江、崩塌造成的损

1974．05．11 云南昭通 峭河谷的两岸发生大面积的 失约占此次地震总损失的

崩塌、滑坡 40％一50％

房屋大量倒塌损坏，基础设

施大面积损毁，工农业生产
引发的崩塌、滑坡、泥石

2008．．5．．12 四川汶川 流、堰塞湖等次生灾害举
遭受重大损失，生态环境遭

世罕见
到严重破坏

国外也有大量的地震滑坡实例。1970年5月31日秘鲁地震(面波震级

M。=7．7)，绝大多数人员伤亡是由于滑坡和崩塌造成的，瓦斯卡兰山(Nevados

Huascaran)滑坡埋葬了1．8万人[61。

1911年发生在塔吉克斯坦境内的地震形成了一个库容达11亿m3的Sarez

湖，滑坡体积22亿m3，天然坝长2krn，高600m，这一坝高远远高出人类建造

的土石坝的世界记录[71。

日本1955年发生的阪神地震导致5500余人丧生，直接导致经济损失1000

亿美元。由地震触发的滑坡则是这次造成重大人员伤亡和经济损失的主要原因。

仁川滑坡是规模最大的一个，该滑坡摧毁了11座房屋，掩埋了34人，其体积

为20万m3【引。

我国是一个多山的国家，山地约占国土面积的2／3，有大量的自然边坡；同

2
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时由于西部大开发战略的实施，西南和西北许多重大水利水电工程正在建设中

或处在论证阶段。这些重大水利水电工程均建于高山峡谷区，边坡极为高陡，

以锦屏一级水电站高边坡为例，自然边坡高达1300m余。我国西部由于受印度

板块和亚欧板块的碰撞影响，青藏高原快速隆起，区域地质背景复杂、地震活

动频繁、复杂高边坡的动力问题极为突出。

由于静荷载和动荷载的不同特点，边坡在动力荷载和静荷载作用下其变形

和破坏形式是不同的。相对于边坡的静力问题而言，边坡动力问题更为复杂，

而且远未得到应有的研究。边坡动力问题的复杂性表现在以下几个方面：

(1)相对于静力问题来讲，动力问题本身要复杂许多；

(2)边坡动力问题的研究散步在各个不同的领域，它涉及岩土力学、工程

地质学、地震学、振动学、地球物理学、结构动力学、地震工程学，涉及的学

科范围极为广泛；

(3)岩土体动力学的研究很晚，特别是岩体动力学的研究；

(4)动力试验条件苛刻，试验设备复杂、昂贵；

(5)边坡动力问题可验证的实例太少。

以上几个因素是制约边坡动力问题研究的主要原因。国内外关于边坡动力

反应规律的研究尚不成熟，开展边坡动力反应及稳定性分析和研究不仅具有重

要理论意义，而且具有重大实用价值。

目前岩土体的动力问题己经成为岩土力学界、工程地质学界、地震工程学

界的研究热点之一。国内外的地震学者、地质学者、岩土力学工作者做了大量

的工作，取得了一些可喜的成果。

1．2边坡动力响应问题的研究现状

最早研究边坡动力问题的领域是土力学领域，当时是为了解决土石坝和堤

坝在地震作用下的稳定性问题。在早期的关于土坝地震设计方法中人们往往错

误地假定坝坡是绝对刚性体，因而分析方法也采用拟静力法(pseudo．static

approach)。虽然现在我们知道土坝是变形体而非刚性体，它们对地震的反应决

定构成它们的材料、几何形态以及地基运动特点，但是早期对于这点的认识则

来自于试验[9,101和地震期间坝坡的反应【l¨。

Mononobe H A【12】等最早认识到坝坡是变形体，从变形体的角度研究了土质

边坡的动力反应，并且第一次提出了一维剪切楔法的模型，开创了剪切楔法分

析边坡地震反应分析的先河。然而，直到20年后，由于Haatanaka和Ambraseys

的工作【13’14’l5'16】，这个模型的意义才被人们重新认识并得到工程界的认可。后来

3
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的很多学者对一维剪切楔法进行了改进，把剪切楔法推广N-维、三维的情形

下。

20世纪60-70年代，剪切楔模型被用来解释足尺(full scale)震动试验，指导

参数研究用以设计“地震系数”【l71，并且第～次相当成功地用Bouquet坝的足尺

振动试验来验证剪切楔模型【18】。

随着地震反应分析方法取得实质性进展，20世纪60～70年代更多的注意力

集中到发展可靠的步骤和标准来评价强震期间土坝的稳定性和安全性。拟静力

法由于本身的缺陷显然无法胜任。为了解决这一问题，NMNewmark[19】提出了

著名的有限滑动位移法，该法根据潜在变形来评价土坝坝坡的动力稳定性。NM

Newmark注意到无论什么时候只要左右在潜在滑体上的惯性力超过了它的屈服

力，滑动便发生；当惯性力改变方向时，滑动停止甚至向回滑动。这个著名的

方法随后被广泛应用并且被多次改进120]。

目前对于土坝稳定性评价，只需要比较平均水平的加速度时程和潜在的屈

服加速度。前者可以通过平面应变或剪切楔法模型分析得到，而后者则采用不

排水强度用拟静力法计算得到。假定只要诱发加速度超过屈服加速度，永久变

形就会产生，并且这种变形可以简单地通过双重积分来进行估计。尽管这个方

法有很多的缺陷，但是只要能够可靠的确定土的屈服加速度，并且土的屈服加

速度在一个地震过程中没有任何明显的随时间变小的现象，这种方法就非常可

行。紧密的黏土、干砂和非常密的饱和砂土都属于这一类。因为在循环加载过

程中，它们不经历明显的孔隙水压力增加，它们的不排水静抗剪强度保持不变。

令人遗憾的是用这类土构成的土坝在经历强震后无明显的稳定性问题，因此基

本上不需要进行稳定性分析121]。相反，那些由松砂或者中密饱和砂土填筑的大

坝由于孔隙水压力的累积和随之而来的液化则产生了严重的破坏，这就向坝坡

稳定性评价方法提出了挑战。

为了估计这种类型坝坡的地震稳定性，H B Seedt221和他的合作者们发展了

一种新的分析方法。这个方法包括以下几步：①利用有限单元法分析初始坝坡

的静态应力分布；②确定作为应变函数的土的参数，诸如，土的剪切模量、泊

松比和阻尼；③利用平面应变有限元和步骤；④确定土的动力性质，计算由地

面运动激发的应力；⑤利用室内试验估算孔隙水压力的生成及其导致的力学强

度降低和潜在应变发展；⑥利用边坡分析和半经验方法把潜在应变变成一系列

的相容变形。根据这些相容变形在大坝中的大小和分布来判断边坡稳定性，应

用此方法对几例由于液化导致破坏的大坝边坡包括著名的She伍eld和Lower

San Fernando大坝(其中几例发生了大变形)所做的解释，得到了美国几个负

责土坝安全的机构如加利福尼亚水资源局、工程师师团以及国际大坝委员会的
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承认。后来的研究者们对这个方法进行了应用并对其潜在的缺陷进行了讨论

‘23’24’25’261。归纳起来有一下两点：①关于液化定义的异议，液化是指室内循环试

验时峰值孔隙水压力比超过100％或瞬间永久应变超过5％；②用来估计液化势

的固结试样，应力控制的不排水循环三轴各向异性固结试样。

进入20世纪80年代，大量的文献集中在改进，拓展和验证60年代发展起

来的土坝地震反应预测上面。通过参数研究来阐明诸如峡谷几何形态、材料的

不均匀性等因素的重要性，进而产生了几种改进分析模式。前面提到的Seed方

法重新被应用，并且结合新的试验手段试图发展另一种方法来解决这一岩土工

程界的地震工程界的著名命题。80年代末期，GGazctas¨¨对1987年、1992年

以前发表的有关土石坝坝坡地震反应分析的英文文献进行了综述，并提出一种

非线性～非弹性(Nonlinear-inelastic)分析方法。

在对坝坡的地震反应研究中，入们渐渐注意至4许多不确定性因素，如与地

震和地质场地因素相关的不确定因素、地基和坝体材料的刚度以及力学强度甚

至包括分析方法。为考虑这些不确定性因素，概率方法被引入。M KYegian[28,29]

较早将概率的方法引入坝坡的动力分析，他提出了用概率的方法分析坝坡的地

震危险性和估算边坡(包括坝坡)在地震作用下的永久位移。R．V Halatchevm】

提出了～种用于堤坝和边坡稳定性分析的概率方法，该方法建立在Sanna解的

基础上，考虑了地震力的水平和垂直分量，即地震力具有任意倾角；土体剪切

强度参数假定为正态分布采用Monte-Carlo模拟：破坏概率由地震系数确定；将

地震系数视作一个随机量，并将其应用于露天煤矿边坡分析。A S A1．Homoud【31】

等利用安全系数和边坡破坏的临界位移提出了地震力作用下土体边坡和堤坝的

概率三维稳定性分析模型，考虑了如下的不确定因素：实验室和现在所测的剪

切强度参数值存在差异的不确定性，空间上变化以及土参数间的关系，提出了

5个基于极限值下的非超越概率地震位移概率模型以及基于安全系数的三维动

力边坡稳定分析的概率模型，并编写了PTDDSSA计算机程序。将这些模型应

用于受不同程度地震灾害的著名滑坡Select landside中，发现震源距离和震级对

地震引起的位移、破坏概率(即位移允许超越概率)、二维和三维安全系数影响

很大，

在我国，研究土石坝坝坡的工程开始于20世纪60年代，并取得一系列成

果。徐志英、沈珠江、朱健、吴世明等发展了基于黏弹性本构关系的动力有限

元法。徐志英[321提出了三角形河谷内土坝三维动力分析的剪切楔法，并对美国

的奥罗维尔土坝进行了简化分析。黄茂松【33】发展了自适应的有限单元法并将之

用于对美国Lower San Femando土坝的分析。黄健梁【34】等借用San'ha法，进行

了地震稳定性的动态理论分析，在文中推导了同时考虑水平和铅直地震动的坡
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体I临界加速度计算公式，采用条分技术针对任意形态的坡体建立了根据水平和

铅直地震加速度时程估计坡体时程的加速度、速度和位移时程的方法，讨论了

地震加速度时程的确定问题，地震过程中坡体抗滑强度的衰减问题和孔隙的动

态响应问题以及坡体地震稳定性的评价问题，但是他忽略了地震过程中孔压和

各条块应力之间的关系是耦合关系，因此并没有解决孔压的动态响应问题。王

家鼎【3习探讨了地震作用下黄土斜坡的动力稳定性和变形问题，提出了地震诱发

高速黄土滑坡的机理——黄土体解体、斜抛和粉尘化效应，推导了黄土滑体斜

抛运动的全过程及滑速、滑距公式。薄景山【36】建立了计算土质边坡地震反应及

评价其动力稳定性的一个数值分析模型。孔宪京【371用剪切楔法研究了土石坝和

地基以及混凝土面板堆石坝的地震反应。

近年来，由于环境问题日益受到重视，城市废弃物边坡的动力问题成为边

坡动力问题研究的一个新的内容。城市固体废弃物由于其本身的特点而区别于

前面我们讨论的边坡。从地震稳定性的角度来看最显著的特点是它们一般具有

较大的尺度、相对软弱的物质组成以及其中存在织物体系。例如，位于美国南

利福尼亚州Eagle山脉的垃圾场，体积可达5．1 x108 rn3，形成的边坡高度达到

350m。很显然，这样尺度的边坡再加上相对软弱的物质构成使得它们的自振周

期要远大于一般的自然边坡和人工边坡【3引。

由于垃圾含有各种各样的物质，因此要确定它们的材料属性及其困难。对

地震稳定性评价来说，最重要的参数包括垃圾以及织物的力学强度、垃圾的刚

度和阻尼特性。S Singh和B Murphyt39l利用摩尔．库伦理论来研究垃圾的属性，

他们发现当摩擦角矽取为0。时，内聚力C介于35～100kPa，反之如果内聚力取

为0时，摩擦角介于26。。39。。E Kavazanjiant加】等曾建议当正应力低于30kPa

时，内摩擦角可以取为O。，内聚力可以取为24kPa；而当高正应力情况下，可

以取内聚力为0，而取内摩擦角为33。。当然，由于垃圾组成及其复杂、场地条

件千变万化，再加上织物体系的几何形态和力学强度变化的影响，要想精确了

解垃圾的属性是不可能的。

1988年位于加利福尼亚州Kettleman山脉的垃圾清理场失事后，织物与垃圾

之间界面的力学强度引起了学者们的注意，他们pL蚓用大型抗拔试验、大型直

剪试验以及大型扭剪试验来研究织物的强度。试验结果表明，由于组成材料的

差异，力学强度有一定的离散，最小的内摩擦角为5。面。。在高正应力下，织

物与垃圾之间界面的强度甚至更低。室内的试验则没有发现界面的动、静强度

有很大差别。

对南加利福尼亚州某垃圾填埋场的地震发射试验表明：垃圾的平均剪切波

速为244m／s。对20世纪50年代投入使用的某垃圾场，用跨孔法和单孔法测试

6
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得到的剪切波速为200m／s、274m／s。Kavazanjian一刮利用SASW(表面波测试)

法测试了原位固体废弃物的剪切波速，结果表明剪切波速在表面大约为90m／s，

在深度为20m处的新近填埋、不太紧密的垃圾，其剪切波速大约为160m／s，而

那些较早填埋的密实的垃圾，其剪切波速是那些新近填埋垃圾的两倍。直接测

量垃圾阻尼特性的手段还没有，阻尼的性质通常认为和腐殖质或者黏土和腐殖

质的混合物类似。关于OII垃圾场动力响应研究表明垃圾的阻尼要比典型的黏

土的大，而比腐殖质的小。

我国学者王思敬[44,45]较早研究了岩体边坡的动力问题。他和他的合作者们

进行了一系列研究，并取得了以下主要成果：①通过振动模拟试验探索了块体

运动时滑动面的摩擦特性，研究了块体运动时滑动面上摩擦特性的变化，指出

由静止到运动时启动摩擦力和加载波形曲线有关，即受加载速率或振动频率的

影响；块体开始运动后，懂摩擦系数则与相对运动速度及累积位移有关。②应

用振动台和加速度测量系统，测得滑动面在块体运动时的动摩擦系数及其与运

动速度的关系曲线。③建立了边坡块体运动的动力微分方程，通过数值积分求

得块体滑动的动力学特征，即块体运动加速度和块体相对基岩的运动加速度、

运动速度和位移曲线。④讨论了动力稳定评价准则，指出常规准动态稳定分析

的应用条件及动态稳定(包括允许位移和动力失稳)的评价方法，并说明了基

岩振动加速度可以超过极限加速度值而不一定导致动力失稳，但可能产生一定

的最终位移。⑤对岩质边坡中楔形块体作了动力分析，推导了一组相应的动力

平衡公式，编制了计算程序。⑥进行了层状边坡岩体滑动稳定的三维动力学分

析，建立了块体运动的三维动力学方程，并探讨了层状边坡各层间的稳定性。

1987年，王存玉m1在二滩拱坝动力模型试验中发现，岩石边坡对地震加速

度不仅存在铅直向的放大作用，而且还存在水平下的放大作用。何蕴龙等通过

动力有限元法发现了“岩石边坡的地震动力系数并不随着坡高增高而单调增

大”，并且得出了“约坡高100m时坡顶最大动力系数达到最大值，坡高超过100m

动力系数反而有所降低。但总的来说，岩石边坡动力系数对坡高的变化是不敏

感的，在工程常见的坡高范围内边坡动力系数的变化是不大的”的结论，并基于

次提出了岩质边坡地震作用的近似算法。清华大学研究过龙羊峡和二滩工程岩

石坝肩动力特性及地震反应加速度，对库岸边坡进行了有限元动力计算和模型

试验，长江科学院采用有限元法研究了三峡船闸高边坡的地震稳定性。祁生文

一¨等利用FLACⅢ，通过大量数值模拟，绘制了边坡动力反应的位移、速度、

加速度三量在边坡剖面上分布的一般规律，发现了两种不同的边坡动力反应规

律。

薛守义【48】博士较为系统地分析和总结了前人对岩体边坡动力稳定性所做的

7



武汉理工大学硕士学位论文

零星工作，结合岩体结构思想，将岩体变形破坏机制分为滑动、崩塌、塑性变

形和层体弯折等4种主要类型和若干亚类，并指出了各种情况下所需选用的动

力分析方法，将岩体边坡稳定性分析模型归纳为岩体地质模型、力学模型和几

何模型3类。在振动模型研究的基础上，分析了岩体振动的力学效应，发展推

导了楔形体滑动机制下的地震滑动位移分析公式，编制了相应计算程序。在振

动单剪仪上，进行了小浪底原状泥化夹层的动力特性试验研究，取得了泥化夹

层动力特性比较可靠的直接资料。张平博士通过块体滑动模型试验研究了动荷

载下边坡动力反应，并得出滑动块体产生的累积位移不仅与台面的输入加速度

大小、荷载频率和持续时间有关，而且还与法向应力和坡面倾角有关，其中坡

面倾角和荷载频率影响最大。

H I Lingt4刚将拟静力法用于沿节理面滑动的岩体地震稳定性分析中，进行了

地震稳定分析和永久位移计算。土耳其学者H Kumsar[蜘等对楔形体的动力稳

定性利用模型试验和理论相结合的方法进行过一些研究。这一时期很多学者进

行了节理岩体的动力特性试验研究，深化了对于节理岩土动力特性的认识。

目前由于计算机技术的巨大发展之中，多种数值模拟技术应运而生并成功

应用于动力分析。主要的数值模拟技术有：有限单元法、有限差分法、离散单

元法，拉格朗日元法、非连续变形分析方法、流形元法、无界元法以及几种半

解析元法【51l。

数值法引入土体反应分析始于20世纪60年代。RWClough和A KChoprat52l

第一次把有限元法引入分析坝坡的地震反应问题。随后，两例有限差分研究较

早地注意了无限长坝坡在垂直入射S波作用下的动力反应问题。70年代以来，

有限单元法已经被广泛地应用于土体的动力反应分析中。在文献中也出现了大

量的计算程序，其中代表性的有美国加州大学Berkeley分校地震工程研究中心

的QUAD．4、LUSH、FLUSH和TLUSH，加拿大British Columbia大学的TARA，

英国威尔士大学Swansea分校的DIANA和AWANDYNE以及美国Princeton大

学的DY'NAFLOW等。从基本平衡方程的分类看，QUAD．4、LUSH、FLUSH、

TLUSH和TARA是基于单介质动力学方程的，而DIANA、AWANDYNE和

DYNAFLOW是基于饱和多孔介质动力学方程的。

20世纪80年代发展起来的饱和多孔介质动力分析程序p川DIANA、

AWANDYNE和DYNAFLOW均采用理论比较严密的弹塑性本构关系，此类程

序可以统称为排水有效应力法程序。作为一种简化的排水有效应力方法，也可

以采用Tezaghi固结理论来考虑孔隙水压力的消散和扩散作用。

土体动力分析有限单元法的总体思路和静力情况基本一样，不过由于荷载

与时间有关，相应的位移、应变、和应力都是时间的函数，因此在建立单元体

8
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的力学特性时，除静作用力外还需考虑动荷载以及惯性力和阻尼力的作用。在

引入这些量的影响后，就可以类似静力有限单元分析过程建立单元体和连续体

的动力方程，然后采用适当的计算方法求解。

在有限单元法发展初期，曾用线黏弹性模型表示土的应力应变关系，用振

型叠加法求解运动方程。后来，许多学者对其从本构模型、计算方法方面不断

加以改进，先后引入了非线性黏弹性模型、弹塑性模型、边界面模型、内时模

型和结构性模型以及与其相应的复反应分析法、逐步积分法等多种计算方法。

目前动力有限元法的发展是趋向于应用“真非线性”的应力．应变关系，进而引入

反映土体弹塑性、滞回性质的动力本构关系。而对计算区域的离散，通常是在

空间上将土体离散成等参单元，在时域离散上采用差分格式。由于逐步积分法

适应这种发展趋向，将来必然会得到更大的发展和应用。

由于有限单元法不但可以应用总应力法，而且还是有效应力法的基础，可

以考虑复杂地形、土的非线性、非均质性、弹塑性及土中孔隙水等因素的影响，

能够深入分析土的自振特性及土体各部分的动力反应，因此有限单元法已经成

为土体分析中最重要的分析方法。

差分法m1的基本思想是用差分网格离散求解域，用差分公式将科学问题的

控制方程(常微分方程或偏微分方程)转化为差分方程，然后结合初始和边界

条件，求解线性方程组。由于这种方法比较直观，容易编制程序，所以从20世

纪40年代以来，至今仍广泛应用。

有限差分法p纠是最早被引入研究边坡动力反应的数值方法。后来由于有限

元法的灵活性以及边界元法的异军突起，使得有限差分法在土工动力分析中(包

括静力分析)暂时趋于停滞。然后在最近几年，差分法又有了新进展。任意网

格的差分，使这个老方法又可以和有限元相匹敌。另外，在某些特定的条件下，

有限元法与差分法及边界元法相结合来处理一个课题比它们各自求解更显出优

越性。

离散单元法是PACundallml提出的，于20世纪80年代引入我国。这种方

法特别运用于节理岩体的应力分析，在采矿隧道、边坡及基础工程方面均有重

要应用。

拉格朗日元法是一种分析非线性大变形的数值方法，这种方法遵循联系介

质的假设，利用差分格式，按时步积分求解，随着构型的变化不断更新坐标，

允许介质有大的变形。近年来在国际岩土界非常流行。

其他的数值分析方法还有：非连续变形方法(DDA)、流行元法(MEM)，

边界元法以及它们之间的耦合方法。

用数值法进行动力分析时，必须把实际上近于无限大的计算域用一个认为

9
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的边界截断，取一有限大小区域进行离散化。但是，由于土的成层性、波在界

面上的反射和透射以及动荷载类型等因素的影响，具体取多大范围比较合理以

及在边界上如何给定边界条件，是目前尚未解决好的一个重要研究课题。常用

的有下面几种边界处理方法：

(1)简单的截断边界

对于土质较软的地基，反射波能在土中很快消散，因此可以采用同静力计

算一样的方法，在离建筑物一定的距离处(一般可以视具体情况选择5～10倍建

筑物直径处)将土体截断，建立边界条件。此外，还可以采用在邻接边界的几

个单元中认为增大阻尼系统的方法，也可以采用扩大计算域的方法。上面这种

设置边界的方法，虽然有一定的误差，但对于某些具体情况(如软弱土层)仍

有一定的使用价值。

(2)粘滞边界

粘滞边界的设置方法是由J Lysmer和R L Kahlemeyerp川提出的。它是通过

在边界的法向和切向上设置独立的黏壶来实现。当波动入射的角度小于60。时，

这种方法对于体波的吸收是有效的。对于大角度入射问题或者表面波而言，虽

然也有一定的能量吸收，但是误差较大。这种方法易于在时域进行操作。在有

限元和有限差分中的有效性已经被证明。Whitep酬等提出的另一种方法是这种

方法的一种变化，也被广泛应。

(3)一致边界或者透射边界

如果在动力波传播的无限区域中，切出一块有限大小的计算区域来，则在

截面上应存在计算域和被切除部分的作用力，此解法的基本思想就是把这一作

用力计算出来加在计算域的边界上，从而使得计算的结果与原来未切开的无限

域解答一致。

在动力分析前求出截面边界上的作用力并非易事，一般情况下只有在动力

方程完全解出后才有可能。因此实际上这种方法只能针对某些特定问题求作用

力的近似解。J Lysemer和G Waasp刈针对刚性基岩上成层土水平传播的瑞雷波

推导了侧面边界上的作用力与边界位移的关系，即相当于弹性系数矩阵。由于

这一矩阵也与频率有关，故此方法一般也只能用于在频率域中求解，我国学者

廖振鹏唧1提出了迭代透射边界的方法以模拟无限区域的作用，并讨论了多次透

射公式在应用中的一些问题。

(4)有限元和无限元或边界元相结合

有限元和无限元或边界元相结合的方法，目前已成为处理无限动力问题边

界条件的一种重要方法。由于在一般动力问题中都是近波源处能量和变形较大，

而离波源较远处由于能量衰退通常变形较小，所以在动力分析中，计算在区域

lO



武汉理工大学硕士学位论文

中心必须考虑土体的非均质性、非线性及地形的不规律性，适合用有限单元法

计算。而对于远域由于变形较小可以看作弹性介质，一般不会引起太大的误差，

所以可用无限元边界元进行离散用以描述波向无限远处传递的辐射边界条件。

一般来说，对于局部荷载的问题用边界元较好，而对地震反应问题则最好用无

限元。

1．3边坡动力问题研究仍然存在的问题

目前，关于边坡动力问题的研究仍然存在以下几个方面的不足：

(1)就研究的内容来讲，对于边坡动力反应规律(主要指位移、速度、加

速度分布规律)的研究仍然需要深入，目前只有一些零星的关于小山头的余震

观测资料以及极少的模型实验和数值模拟。

(2)就研究的对象来讲，仍然是岩质边坡的研究最为薄弱，垃圾场边坡的

研究国外正在开展(在国内仍然没有研究的报道)，土质边坡的动力反应问题研

究则相对多一些。

(3)就研究的边坡形状而言，大多数的研究集中在关于双面坡(堤坝、坝

坡以及山体)方面，而对于单面坡的研究很少，而这两者由于边界条件的差异

有着很大的不同，对于横观各向同性层状的双面坡，其解析解可用动力学方法

给出，对于单面坡即使在静力下的解析解也至今没有得到，更谈不上动力问题

的解析解。

(4)大量的研究集中在对于边坡本身动力稳定性的研究(集中在岩土工程

领域)，但基本没有对边坡的动力输入进行研究，所用的动力输入要么是采用以

往的强震记录，要么是假设一个规则的波动(矩形波或者正弦波)，没有考虑远

场的地质环境对近场动荷载施加的影响。实际上，地震加速度时程与边坡所在

范围内的区域地质、地震背景等因素有密切关系(属于工程地震学研究领域)。

因此按照工程地震学的原理和方法，考虑边坡所在范围内的区域地质、地震背

景，结合边坡本身的特点和工程的等级，进行有针对性的人工地震动合成，用

这样所得的地震动输入进行边坡的动力稳定性评价将会更有实际意义。

(5)现有的研究大多数集中在边坡是否失稳以及失稳后永久位移的计算，

而对破坏面位移、形状研究较少。

(6)动力稳定性分析仍然极不成熟，虽然方法提出不少，但所能解决的范

围却极为有限，对于工程领域极为常见的边坡灾害一滑坡，仍然没有给出一种

特别合适的方法估计它的永久位移，并且所有的方法都没有很好的考虑孔隙水

压力，而实际上在动力情形下，边坡的失稳破坏很多情形下与动力产生的超静



武汉理-T大学硕士学位论文

孔隙水压力有关。

(7)岩土体动力本构关系的研究有待深入，特别是岩土材料的动力本构关

系极不成熟。对于不同的岩土体材料和不同的荷载作用方式，建立相应的岩土

体动力本构关系模型，无论对于理论分析还是工程应用均具有重要价值。

1．4本文的研究内容

本文总结了边坡动力问题的研究现状，着重从工程地质方面分析了地震作

用下边坡稳定性的影响因素，对有限元方法分析步骤及动力方程求解方法进行

了总结和分析，采用动力有限元方法对边坡的动力响应规律进行研究，特别是

探讨了岩质高边坡在水平动荷载作用下动力响应的加速度、速度、位移三量放

大系数分布的规律和特点。主要开展了以下工作：

(1)在总结前人研究成果的基础上，将地震作用下边坡稳定性的影响因素

归纳为边坡所处的地质背景、边坡的岩体结构类型和地层岩性组合、边坡的地

形地貌条件以及边坡的水文地质条件等方面，并讨论了边坡的工程地质模型以

及动力失稳机制。

(2)进行了边坡动力有限元方法分析步骤及动力方程求解方法的总结和分

析，讨论了动力方程及计算方法、非线性动力方程及计算方法、边坡地震动力

分析中所采用的单元、D．P弹塑性本构关系与屈服准则等。

(3)探讨了粘弹性边界单元、动力方程中瑞雷阻尼等对边坡动力有限元计

算结果的影响规律。研究了：①边界的设置对计算结果的影响。②瑞雷阻尼对

计算结果的影响。③D．P弹塑性本构关系与屈服准则对计算结果的影响。④材

料弹性模量的影响。⑤荷载的持时、幅值以及频率对边坡放大系数的影响。

(4)结合工程实际，采用EL．Centro地震波荷载记录，对西南某岩质高边

坡动力响应规律进行了分析与讨论。

12
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第2章与边坡动力问题有关的工程地质分析

边坡动力稳定性问题是边坡研究的核心问题。由于地质条件的复杂性和人

们认识事物的局限性，工程地质定性评价在边坡稳定性评价中具有重要位置，

特别对于地质条件复杂的岩质高边坡，工程地质定性评价更有其特殊价值。在

边坡动力稳定性分析之前，应根据边坡的工程地质条件，确定边坡变形破坏的

模式，判断边坡在动力作用下的失稳机制，对边坡的动力稳定性分析做出初步

判断具有重要的意义旧“。

2．1地质方面的边坡动力稳定性影响因素分析

强烈地震导致的边坡失稳不仅取决于地震本身，包括地震的幅值、频率以

及持时。而且也与边坡所处的地质背景、岩体结构类型、地层岩性组合、地形

地貌条件以及水文地质条件密切相关。

2．1．1地质背景

边坡所处的地质背景是指边坡所处的大地结构单元以及区域性大断裂的发

育情况。边坡所处的大地构造单元不仅决定了边坡地质发育史的不同，从而控

制了边坡岩体的地层结构以及强度，而且特别决定了边坡地质演化过程中新构

造运动的活跃程度，边坡可能遭遇地震的频度与强度。

区域性大断裂对边坡稳定性的影响表现为有利和不利连个方面。有利方面

是断裂带对地震波动能量有屏蔽作用，从而降低了地震作用强度。不利方面是

区域性大断裂往往是强震之源所在，同时断裂带岩体破碎，降低了边坡的自稳

能力。由于断裂带对地震波动能量的屏蔽作用，那些与震源分居断裂带两侧的

边坡所受地震作用将降低，从而其失稳的可能性也会减小。而那些与震源位于

断裂带同一侧的边坡，特别是位于断裂带上的边坡，其失稳可能性会大大提高。

此外，区域性大断裂等地质构造面作为地震波的反射界面，会使与震源位

于同侧的边坡受到更复杂的地震作用过程，从而大大增加了边坡失稳的概率。

2．1．2岩体结构类型

对于岩质边坡来说，边坡并不是整体一块，而是由各种各样的结构面和结
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构体组合而成，形成不同的边坡岩体结构。常见的岩体结构类型可分为：块状

结构；镶嵌结构；破碎结构；层状结构；层状碎裂结构；散体结构等。

不同结构类型的岩体，对地震的反应是不同的。块状结构岩体，整体强度

较高，在动力作用下的变形特征接近于弹性体，地震期间一般不会发生失稳破

坏。对于镶嵌结构岩体，地震可能会造成局部的崩塌和落石，但不会造成大规

模的失稳。碎裂结构岩体的地震反应比较强烈，强烈的地震会导致碎裂结构岩

体松动，造成大量的崩塌、落石以及小规模的滑动。层状结构的岩体受层面的

控制，在地震作用下可能沿层面产生滑动。而对于散体结构的边坡，在地震作

用下，不仅产生大量的崩塌和滑塌，而且有可能导致大规模的滑坡。土坡边坡

可以看成散体结构，在地震作用下将会产生大量的变形、滑塌和滑坡。

土质边坡可以看成散体结构，在地震作用下将会产生大量的变形、滑塌以

及滑坡和流滑。

2．1．3岩性组合

岩性对地震滑坡的影响主要反映为不同岩性的边坡产生滑坡的程度不同。

由黏土、泥岩、页岩、泥灰岩以及它们的变质岩组成的岩体，或由上述软岩与

一些硬岩互层组成的岩体，或由某些岩性软弱、易风化的岩浆岩(如凝灰岩)

组成的岩体，具有以下特点：

(1)抗风化能力差、风化产物中含有较多的黏性土质、泥钙质颗粒，具有

很高的亲水性、膨胀性、崩解性等特征。

(2)这些地层的软岩及其风化产物一般抗剪性能差，遇水湿润后即产生表

层软化和泥化。形成很薄(nxlOo—nxl02mill)的黏力层，抗剪强度极低

(c=0一lOkPa，缈=2。～1 0々)。

(3)由于岩性、颗粒成分和矿物成分的差异，导致水文地质条件的差异。

细颗粒的泥质、黏土质软层既是吸水层，又是相对的隔水层。

(4)在干湿交替的情况下黏土的高收缩性，使岩土体中裂隙迅速发生并扩

大，各种地表水很容易渗入坡体。

上述这些特点容易导致滑坡的发育。通常把这类很容易发生滑坡的地层称

为“易滑地层”【721。易滑地层不仅本身容易发生滑坡，而且它们的风化碎屑产物

也极易滑动，甚至覆盖在它们之上的外来堆积层(冲积层、洪积层等)也容易

发生沿着“易滑地层”或其风化碎屑物顶面滑动。

不同的岩土性质对地震的反应不同。在一定的震级下，不同土质的最大加

速度和震动幅值都不同。根据调查研究，90％以上的滑坡产生在各种松散的堆

积中，岩石滑坡较少。

14
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应当特别注意的新黄土、高灵敏度的黏土和饱水松散粉细砂层。我国南北

向地震带北段黄土高原和丘陵地区，地震诱发滑坡和崩塌最多，新黄土的物理

性质和水理性质起了很大作用：在地震力作用下，高灵敏度的黏土和饱水松散

粉细砂层易于产生触变和液化，丧失抗剪强度而导致滑坡的产生。

2．1．4地形地貌

边坡地形地貌条件(主要是边坡的高度、坡度和边坡坡形)对边坡动力稳

定性有较大影响。

2．1．5水文地质条件

水文地质条件对边坡稳定性的影响主要表现在地下水位的埋深和边坡中地

下水的补、径、排条件等方面。当地下水埋深较小时，地震会造成孔隙水压力

增加及其累积效应，由此引起边坡产生永久位移，当这种永久位移达到一定程

度时，可能导致边坡失稳。地下水的补、径、排条件对地震期间孔隙水压力的

累积有重要的影响。如果地下水的排泄条件畅通，孔隙水压力不容易累积，则

对边坡的动力稳定性影响不大，反之，则极易产生滑动。

2．2边坡工程地质模型

边坡工程地质模型的确定是边坡稳定性包括动力稳定性研究的基础。边坡

工程地质模型确定的基本依据是边坡的工程地质条件。

孙玉科163】等对于边坡工程地质模型的研究具有一定代表意义。1987年他明

确提出了边坡变形的常见五大模式：金川模式(反倾边坡)、盐池河模式(水平

层状上硬下软)、葛洲坝模式(水平薄层状软硬相间)、白灰厂模式(水平厚层

状软硬相间)以及塘岩光模式(顺倾薄层状结构)。这几种模式归纳起来也就是

反倾边坡、水平层状边坡、顺倾层状边坡3种形式。对于边坡来说。这是3种

常见的边坡工程地质模型，但是它们代表不了边坡工程地质模型的全部。

但对边坡破坏实例的分析以及前人研究工作的基础上，把边坡的工程地质

类型归纳为两类。一类是有明显控制性结构面的边坡工程地质模型，一类是无

明显控制性结构面的边坡工程地质模型。前者包括孙玉科所提出的5种边坡模

式，同时包括了滑坡体及由基岩和厚的覆盖层(风化壳)组成的边坡；后者主

要有均质土坡和无明显控制性结构面的岩质边坡。很显然，这两类边坡在动力

作用下的变形稳定性情况将会有显著差异。
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2．3边坡的动力破坏形式

根据边坡的工程地质模型，可以确定边坡变形破坏的形式。1980年李铁汉

根据滑动面的形态、数目、组合特征以及边坡岩体破坏的力学性质，将边坡变

形破坏划分为5类，每类中又分若干亚类：①曲面滑动，又分为圆弧形滑动和

非圆弧形滑动；②平面滑动，又分为无拉裂面平面滑动和有拉裂面滑动；③双

平面滑动，又分为异向双平面和同向双平面滑动；④多平面滑动，又分为一般

多平面滑动和阶梯状滑动；⑤倾覆破坏。这五种形式实际上就是曲面滑动、平

面滑动以及倾覆破坏三种，这种关于边坡变形破坏形式的分类主要是针对静力

问题分析的，没有考虑边坡遭受动力荷载下变形破坏的特点。实际上，对于某

些特殊边坡特别是坝坡和黄土边坡，在动荷载作用下由于孔隙水压力的累积作

用，将会发生塑性流动和液化流滑。薛守义在考虑了动荷载作用特点的基础上，

将边坡的变形破坏形式分为滑动型、崩塌型、塑性变形破坏、层体弯折四大类，

各大类之下又分为若干亚类。但是，他却把塑性流动和液化流滑塑性变形破坏

归纳在崩塌型大类之下，这是不合适的。在薛守义的基础上，祁生文Ⅲ1对边坡

的变形破坏类型重新归纳，如表2．1所示。

表2．1边坡的变形破坏类型

类型 基本特性 岩体结构条件 亚类 动荷载作用下的特点

变形破坏主要沿 滑面往往是岩体中
①曲面滑动包

滑动 某滑面进行。滑动 规模较大的结构
括圆弧和非圆

均为非蠕变型滑动，

型 后滑体受扰动较 面，特别是软弱的
弧滑面：

可沿多平面同时滑

②平面滑动；
动，滑动可发生于很

小，可视为刚体 结构面 平缓的边坡
③楔形体滑动

变形破坏不是沿
可能发生于任何结

崩塌
某面滑动，变形体

构类型的边坡，没
①落石型

动荷下，岩体开裂极

受到明显的扰动，
有明显的整体滑动

②松动型
为普遍，崩落多发生

型 控制性结构面，但 于坡度大于50。的较
甚至松散至分离

开裂变形明显受结
③崩落型

状
陡斜坡上

构面控制

只产生较大的塑 多发生于散体边坡

塑性
性变形，无明显滑 或者被结构面严重

在动荷载作用下由于

动面。变形过渡 切割而又无明显控
①塑性流动 孔隙水压力的累积作

变形 ②液化流滑 用，导致发生塑性流
时，可产生整体滑 制性滑面的碎裂结

动 构边坡中
动或者液化流滑

层体 岩层弯曲倾倒或 ①倾倒弯折 静荷载下弯曲、倾倒

弯折 者折裂 ②溃屈弯折 等一般具有蠕变性

16
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根据岩体结构控制论的观点，边坡的工程地质模型控制了边坡变形破坏的

形式【651。

对于有明显控制性结构面的边坡工程地质模型，它们的变形破坏形式决定

于结构面的形态产状及其与边坡产状的组合关系。王存玉的振动模型实验表明：

在动荷载作用下，顺层边坡的变形破坏形式主要表现为顺层面的滑动；反倾向

边坡的变形破坏形式主要表现为岩层的倾倒、弯曲和弯折；岩层水平边坡则主

要在顶部和斜坡面附近的岩层产生拉开、拉裂和层间错动，首先是沿垂直于或

斜交于层面的节理、裂隙等软弱部位岩层被拉开，其次是完好的岩层被拉断、

开裂并产生层间错动。已经发生过滑坡的边坡以及由基岩和厚覆盖层组成的边

坡，在动荷载作用下的破坏形式将表现为滑坡体沿既有滑面或者覆盖层沿基岩

顶面的滑动，而且由于孔隙水压力的累积作用可能会导致塑性流动和液化流滑。

对于那些无明显控制性结构面的边坡，例如，坝坡在动荷载作用下的变形

破坏形式不仅有沿滑面(平面的或者圆弧形)的永久位移，也须考虑由于孔隙

水压力的累积作用可能导致的塑性流动和液化流滑。

对于那些节理裂隙发育，但没有明显控制性结构面发育的岩质边坡，则需

要利用空间精测线测量的方法，测量节理裂隙的产状，然后利用赤平极射投影

的方法进行统计，作出节理裂隙的极点图和等密图，判读出该边坡发育的节理

裂隙优势组数。在此基础上，对边坡的破坏形式可分下面4种情形进行判断。

(1)结构面在极点图上近均匀分布，边坡岩体结构近乎散体结构，这种情

形下，边坡的可能破坏形式为曲面形状。

(2)只有一组优势结构面，结构面的倾向与边坡的倾向基本一致，倾角小

于边坡角，则边坡的可能破坏形式为平面形状，数学表达式可写为式(2．1)的

简单判据：

办>矽>矿 (2一1)

式中：矽，为边坡坡脚；≯为结构面的倾角；9为结构面的内摩擦角

(3)具有多组优势结构面，边坡的破坏形式可按J N Mankland的方法进行

简化判断。J N Mankland方法是基于一个简单的破坏条件：两组结构面组合交

线的倾向与边坡面一致，楔形破坏体的组合交线在坡面出露，其倾角小于坡脚，

结构面的抗剪强度只考虑内摩擦角伊，认为9小于组合交线的倾角痧时，边坡

可能发生楔形体破坏。数学表达式可写为式(2．2)的判据：

办>办>缈 (2-2)

式中：谚为结构面组合交线的倾角。

(4)只有一组优势结构面，但结构面的倾向与边坡的倾向相反，则边坡可
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能发生倾倒形式的破坏。

由于式(2．1)、式(2．2)两式没有考虑结构面的内聚力c，而且也没有考

虑地震惯性力及其他因素的影响，因此它只是边坡发生平面破坏形式和楔形体

破坏形式的岩体结构条件，具体的稳定性判断则要进行定量分析。

在考虑以上因素的基础上，可以把把边坡的工程地质模型及其可能的变形

破坏形式归纳为表2．2。

表2．2边坡的工程地质模型及其可能的变形破坏形式

边坡工 有明显控制性结构面的边坡
无明显控制性结构面的

程地质
边坡

模型
水平岩 顺层 岩层改 滑坡改造边 基覆结构

均质土坡
散体岩质

层边坡 边坡 造边坡 坡 边坡 边坡

边坡变
垂向拉 沿着

倾倒、 沿既有滑坡 沿基覆界 曲面或者平 曲面滑

形主要 弯曲、 面滑动、塑 面滑动、塑 面滑动、塑 动、楔形

破坏类
裂和层 层面

间错动 错动
弯折、 性流动和液 性流动和 性流动和液 体滑动、

型 溃屈 化流滑 液化流滑 化流滑 崩塌犁

2．4边坡动力失稳机制

地震对边坡稳定性的影响表现为累积效应和触发效应两个方面。前者主要

表现为地震作用引起边坡岩体结构松动、破裂面、弱面错位和孔隙水压力累积

上升等。后者则主要表现为地震的作用造成边坡中软弱层的触变液化以及使处

于临界状态的边坡瞬间失稳。

胡广韬嘲】提出了边坡动力失稳机制的坡体波动振荡加速效应假说。他认为

自然界孕育、发生的地震所产生的地震波虽然强弱不同，作用不一，但对任何

斜坡都有影响。当天然斜坡处于或接近于极限平衡状态时，地震产生的惯性力

会激发滑坡体骤然而迅猛的下滑，出现启程剧动，产生“启程剧发速度”，并把

这种效应称之为坡体振荡加速效应。但是他忽略了地震过程中导致的孑L隙水压

力增大以及累积作用所产生的巨大影响。

实际上，在强烈的余震作用下边坡会产生两种作用：①地震惯性力的作用；

②地震产生的超静孔隙水压力的迅速增大和累积作用。这两种作用使得边坡沿

着某一滑动面的下滑力增大，抗滑力减小。同时对于一些土质边坡，由于孔隙

水压力的作用而出现液化流滑，产生很大的永久位移，导致边坡失稳。这就是

说，地震惯性力的作用和地震产生的超静孔隙水压力作用是导致边坡动力失稳

的根本原因，至于是这两个因素哪个起决定作用，则视具体条件而定。

对于不同的边坡破环类型，导致边坡动力失稳的主导因素也不同，一般来
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讲，塑性流动失稳破坏是孔隙水压力的累积作用起主导作用引起，崩塌型、层

体弯折型则是地震惯性力起决定作用，而对于滑动型破坏则一般是两种因素共

同作用的结果。

当地震在旱季或在雨季刚开始时发生，一般斜坡地区因坡体比较干燥，地

下水位较低，地震时受地下水的影响不大，滑坡产生的机制主要是地震惯性力

的作用。雨季或融雪时发生的地震，由于斜坡土体饱水，地下水位较高，裂隙

也可能被水充满，地震时在惯性力的作用下，孔隙水压力将会增大和累积，导

致斜坡稳定性大幅度降低。1976年8月四川松潘．平武地震时，草原附近断层破

碎带中的滑坡就是与孔隙水压力的累积上升有关。当地下水位埋藏很浅，斜坡

坡脚出露饱水的松散砂层时，由于地面强烈振动，孔隙水压力急剧增加，砂层

液化而导致上覆层滑动。这时可以认为滑坡的产生主要是孔隙水压力的增加、

砂层液化、抗剪强度下降造成的。

很多时候，边坡在地震期间并不发生失稳，而是在震后很长一段时间内边

坡失稳，通常称之为后发型滑坡。

后发型滑坡破坏的根本原因在于强震过程中，由于边坡坡肩的端部效应，

使得地震加速度在坡肩部位急剧放大，造成瞬时拉应力，在边坡的坡肩一定范

围内产生弧形裂缝，这种裂缝虽然没有导致边坡的失稳破坏，但它导致了边坡

稳定性的降低(地震的累积效应)。由于边坡土石松动开裂，为震后雨水的入渗

创造了条件，从而可能导致边坡地下水径流发生变化，边坡岩体力学参数降低、

震后水的软化作用以及孔隙水压力共同作用的结果。

日本茶臼山滑坡的复活，是这种机制的一个典型实例。1847年日本善光寺

地震后，茶臼山基岩裂缝改变了泉水的流经，造成深部基岩软化，使茶臼山产

生滑坡。后来1965年松代群发地震发生时，滑坡体内的加速度减小至滑坡体外

加速度的五分之一以下。在重复群发地震作用下，坡体内产生龟裂，观测到滑

坡上部地下水位降低，下部地下水位上升，导致滑坡再次滑动。茶臼山滑坡的

复活，主要不是地震加速度的作用，而是地下水的作用引起。

综上所述，地震边坡失稳的根本原因是地震惯性力和地震产生的超静孔隙

水压力共同作用引起的。不同的边坡破坏类型，导致边坡动力失稳的主导因素

也不同，一般来讲，塑性流动失稳破坏是孔隙水压力的累积作用起主导作用引

起，崩塌型、层体弯折型则是地震惯性力其决定作用，而对于滑动型破坏则视

具体条件而定。对于后发型边坡失稳，则是由于地震的累积效应导致边坡岩体

力学参数的降低，最终导致了边坡的失稳破坏。
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2．5小结

在总结前人研究成果的基础上，将地震作用下边坡稳定性的影响因素归纳

为边坡所处的地质背景、边坡的岩体结构类型和地层岩性组合、边坡的地形地

貌条件以及边坡的水文地质条件5个方面，并对这5个方面进行了详细的分析。

把边坡的工程地质模型归纳为两类：一类是有明显控制性结构面的边坡工

程地质模型，另一类是无明显控制性结构面的边坡工程地质模型。前者包括了

水平层状边坡、顺层边坡、反倾边坡、同时包括了滑坡改造边坡及基覆结构边

坡；后者则主要包括均质土坡，无明显控制性结构面的节理裂隙化散体岩质边

坡。对各类边坡在地震作用下的破坏形式进行了探讨。

对边坡的动力失稳机制进行了讨论，认为地震对边坡会产生两种作用：①

地震惯性力的作用：②地震产生的超静孑L隙水压力的迅速增大和累积作用。这

两种作用共同导致了边坡的失稳。不同的边坡破坏类型，这两种作用的作用强

度也不同。对于塑性流动失稳破坏是孔隙水压力的累积作用起主导作用引起，

崩塌型、层体弯折型则是地震惯性力起决定作用，对于滑动型破坏则视情况而

定。对于后发型边坡失稳，则是由于地震的累积效应导致了边坡的失稳破坏。
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第3章边坡动力有限元分析方法

3．1有限元法及分析步骤

有限元法是以变分原理为基础的一种数值计算方法。有限元法基本思想是

将连续的求解区域离散为一组有限、且按一定方式相互联结在一起的单元组合

体。在每一个单元内用近似函数分片地表示求解域上待求的未知场。单元内的

近似函数常由未知场函数或其导数在单元的各个结点的数值和其插值函数来表

达。因此，未知场函数或其导数在各个结点上的数值就成为未知量，从而使一

个连续无限自由度问题离散为有限自由度问题。求解出这些未知量后，就可通

过插值函数计算出各个单元内场函数的近似值，从而得出整个求解域上的近似

解。

有限元法分析的主要步骤为[671：

①离散和选择单元类型

结构的离散化是将被分析的结构用选定的单元划分为有限单元体，把单元

一些指定点作为单元的结点，以单元的集合来代替原结构。具体工作有：对结

构用选定单元进行离散：建立坐标系；对单元和结点进行合理编号。

②选择位移函数

位移函数的确定是有限单元法分析的关键。在对单元进行特性分析时，必

须对单元中位移分布作合理假设，常将单元中任一点位移用结点位移与坐标函

数来表示，该坐标函数称为位移函数。位移函数常采用多项式型式。

主要工作是建立矩阵方程：

“。=№ (3-1)

式中：U。．单元中任一点的位移列阵；

Ⅳ．形函数矩阵；

皖．单元的节点位移列阵。

③定义应变位移和应力应变关系和推导单元刚度矩阵

a)利用几何方程将单元中任一点的应变用待定结点位移来表示，即建立如

下矩阵方程：

F=Lu。=三Ⅳ皖=召屯 (3-2)

式中：ft．．单元中任一点的应变列阵；
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￡．微分算子；

召．形变矩阵。

b)利用物理方程将单元中任～点的应力用待定结点位移来表示，

下矩阵方程：

o=Dc=DB6e=s6e

式中：仃．单元中任一点的应力列阵；

D．与单元材料相关的弹性矩阵；

S．应力矩阵。

c)利用虚位移或最小势能原理或加权残余法建立单元刚度方程：

K瓯=圪+璧

式中：K=fBTDBdV是单元刚度矩阵；
之

圯．单元结点力矩阵；

即建立如

(3．3)

(3．4)

呓．单元等效荷载列阵，与作用于单元上的外荷载相关。

④组装单元方程得出总体方程并引进边界条件

对单元进行组装建立结构的刚度方程：

K6=P (3．5)

式中：K一整体刚度矩阵；万．整体位移列阵；尸．综合等效结点荷载列阵。

可以看到整体刚度矩阵K是一个奇异矩阵，因为它的行列式等于0，利用某

些边界条件(或约束、支撑)，去掉奇异性问题。

⑤求解单元应变和应力

对整体刚度方程进行求解，计算出各结点位移，再利用上面的几个方程，

可计算出各单元任一点的位移、应变及应力。

⑥解释结果

最后的目标是解释和分析用于应力应变分析过程的结果。在进行设计和分

析时，确定结构中位移最大和应力最大的位置。

3．2动力方程及其求解方法

根据达朗贝尔原理可建立边坡的平衡方程。在地震荷载作用下，有限元体系

在f+&时刻的运动平衡方程为‘68】：

Mii,+加+Czjf础+她础=MI(ii)，础 (3·6)
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式中：M为体系的总质量矩阵；C为体系总阻尼矩阵；K为体系总刚度矩阵；

J为单位激振矢量；／／,+△，为体系的节点加速度向量；zi，+址为体系的节点速度向量；

坼+出为体系的节点位移向量；(／／g)，+出为边坡基岩的加速度。

动力方程与静力方程有两点不同，一是动力学方程中出现惯性力和阻尼力；

二是荷载是时间的函数。

对上式求解方法常用的有直接积分法和振型叠加法。

振型叠加法是将多自由度系统通过振型分解表示为若干个广义的单自由度

系统，求解各单自由度系统的时程响应后，通过振型叠加得到多自由度系统的

时程响应。 (与振型分解反应谱法是不同的，振型分解反应谱法或简称反应谱

法是将动力问题静力化的一种方法，得到的是动力响应的最大值)。

直接积分法是直接对运动方程进行逐步数值积分。直接积分法的基本思想

是：对时间离散时，不要求任何时刻都满足运动方程，而仅要求在离散时间点

上满足运动方程；在时间间隔出内位移、速度和加速度的变化规律及其间关系

是假定的，根据假定条件不同有不同的直接积分法。

地震时的时程振动方程是一个非线性方程，直接求得解析解是很困难的，

一般采用数值积分法求解。常用的数值解法有：龙格．库塔法、线性加速度、威

尔逊．臼法、纽马克(Newmark)法。这些方法均为逐步积分法，将时间轴划分

为一系列很小的间隔，按照时间顺序，一步一步求出体系的反应，每一步都是

以前一步的结果为基础。下文简要介绍线性加速度法与威尔逊(Wilson)．口法。

(1)线性加速度法

线性加速度法现在常用的是1959年纽马克对其的一种推广形式169,701，是一

种通用逐步积分的数值解法，其基本假定是：地震作用下质点的加速度反应在

任意一个微小时段At内均呈线性变化，故称之为线性加速度法。假设已求出tj时

刻质点的相对位移xj，相对速度毫，相对加速度薯，求经过时间址后，在‘十。时

刻的位移而+l，速度毫+l，加速度薯+。。由于在时段At内加速度呈线性变化，故

在时段&内任何一个时刻f的加速度为：

㈨)=㈨+掣f(3-7)
积分得：

{文(f))：{膏)，+{觉)，f+攀f： (3．8)
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令f=缸，得

№)1：M+㈨r+㈨￡+＆L二盟．￡(3-9)№))=M+吼r+慨二2+警。≥
‰。=吼+址吼+等‰。

‰，啪+出m等慨+等吼。

(3．10)

(3．11)

令[c]-[M]-l[c】，[K】=[M】-l[刚

从‘到f』+。时刻的第i+1时段内的增量方程为

{戚k。+向{越)叫+。+tgJ／缸}叫+。=一{嚷L (3·12)

其中

{越)讲。={戈(‘+址)}一{抛)}，{越}协，={贾(t+△f)一{地)) (3—13)

{ax)“+．={工(f，+出)}一{x(‘)} (3—14)

由式(3．10)、(3．11)和上式可得

{缸)叫+l-出吼+等溉’f+。 (3-15)

㈦叫+1．岔M+等慨+≯1 k． (3-16)

由式(3—16)解得：

{敏乙+。=参({缸b+，一址{王)，一等{麟}，) (3-17)

代入式(3．14)得：

{越k。=丢({缸}“+。一△f{戈)，一等{△jf)，) (3—18)

把式(3．17)，(3．18)代入式(3．16)，整理可得在第i+1时段内各个质点的

位移增量为：

{缸}坍。=It’州舒。)洲 (3—19)

式中

心】，=【矾+-T[I]+丢【C】：∽=diag[1 1⋯1】 (3．20)
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{心。}i，J+l--1M】{嚷L+。+(【吖】·兰+3[CI。){文}，+(3[M】+等【c】f){戈)，(3-21)
式(3．19)和一般的静力方程的形式相似，故该式叫做增量拟静力平衡方程，

其中[K‘】I为拟刚度矩阵，{AF。}小。为拟荷载增量矩阵。解式(3—21)得{△](L+。，
在第i+I时段内各个质点的速度增量为

{越k。=丢({血k。一缸{越)f一等{世)。) (3-22)

由式(3．15)、(3．16)计算出的{缸1．，{越1．后，可以计算第i+1时段
～ JI．1+1 ～ JI．t+l

末(‘+。时刻)各个质点的相对位移、相对速度、相对加速度。

∽川={x)，+{缸)“¨ (3—23)

懈Ⅲ=∽。+{越k。 (3-24)

从扛0开始，令f=O，1，2，．．．，刀，一个时段、一个时段分别计算各个时段末端

(tj+。时刻)各质点的相对位移、相对速度、相对加速度，就可以得到多质点体

系整个时程的地震反应。

线性加速度法是有条件稳定的时程分析法，计算的精确度取决于时间步长

垃的大小，步长＆越小，精确度就越高，但是计算时间显著增加。当At／T过

大时(T为体系基本周期)，体系反应经常出现振荡现象，使正确解处于一个步

长的中间。但是，已经证明，线性加速度法的收敛条件为出／丁≤0．389；稳定条

件是AtlT≤0．551。

(2)威尔逊(Wilson)．汐法

威尔逊(Wilson)．0法是对线性加速度法的更广阔应用的一种方法。要点

是：将址延伸到OAt，用线性加速度法求出对应OAt的结果，然后利用线性内插

(即除以0)法，得到对应于缸的结果。让步长内的拟静力方程和加速度增

量向量{缸1如下：

【剐厶)={廿}

式中，【霞】：【K】+罢[膨】+-3[c]
f f

【廿】_-[M】{＆)+([M16r+3【c】){戈}，+(3【M】+吾【c】){戈)。

{血)=吾{缸)一÷{膏)，一3{膏)，

(3-25)
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At步长的加速度增量向量{麟)、位移增量向量{缸)和速度增量向量{越}
分别为：

{麟}=吉{敏}；{血}={主)，At+{戈}。等+{麟)可／!lt2； (3—26)

{越)=∽，At+{△jf)等

本计算步长的终值为：

姒+，=∽，+{缸}；㈦川=吼+{越) (3—27)

懈川=【M】-l(一【M】{《L-【c】吼+。-[K]MⅢ) (3—28)

采用威尔逊．0法进行多自由度体系地震反应时程分析的步骤，大致和线性

加速度法相同。威尔逊．臼法的特点是在多自由度体系中，具有抑止高频振动的

作用，即对高频振动有人为阻尼，从而大大减小了高频振动的反应，不至于因

高振型反应引起振荡而使计算不稳定，可以采用较大的积分步长。但是由于这

个特点，它不能保留高振型的反应，引起周期的延长和振幅的衰减。

威尔逊一秒法和线性加速度法的差别在于：线性加速度法假定体系在t+At内

是线性的，要求f+出时刻满足运动方程，从而计算出r+&时刻的反应量

{戈O+出)}；而威尔逊．0法假定体系在f+钮内是线性的，要求t+锄时刻满足
运动方程，从而计算出f+趾时{鹫O+铋f}的值，但以后仍然退回计算t+铋f时
刻的体系反应，舍去多余部分。威尔逊．0法在0≥1．37时为无条件稳定的，但

是护取的过大，误差显著增大，威尔逊推荐合理的臼值为1．4。

3．3非线性动力方程及其求解

对线性系统而言，结构或单元的刚度为常数矩阵。但对非线性系统而言，

尽管可以假定系统在址时段内各单元刚度不变，但在不同的时段，各单元刚度

在变化，从而系统的总体刚度也在变化，单元刚度一般是位移的函数。非线性

方程组常可写为：

缈(x)=尺(z)-R=0 (3—29)

非线性动力方程求解由三重循环组成，即荷载步、子步和平衡迭代。最外

层循环由在一定“时间”范围内明确定义的荷载步组成，假定荷载步内的荷载是

线性变化的。子步是荷载步内再划分的逐步加载点。当子步数设为l时，荷载

步与子步相同。荷载步和子步是用于确定时程法的时间步长△f对非线性动力分
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析而言，荷载步与子步主要是控制解的精度。平衡迭代是每个子步内为得到收

敛解而进行的计算，是非线性计算所采用的方法。荷载步(Loadstcp)、子步

(supstcp)、平衡迭代(Equilibrium iterations)与时间(r)关系如图3．1。

非线性方程组式(3—29)直接求解有困难，常采用数值方法进行求解，大致

可归纳为三类：迭代法、增量法和增量迭代混合法。

迭代法在每次迭代过程中施加全部荷载，但逐步修改位移和应变，使之满

足非线性的应力．应变关系。常用的迭代法有：直接迭代法，牛顿．拉佛逊法

(Newton．Rapson法)，修正的牛顿．拉佛逊法。

增量法是将荷载划分为一系列增量，每次施加一个荷载增量。在一个荷载

增量中，假定刚度矩阵是常数：在不同的荷载增量中，刚度矩阵可以不同，并与

应力．应变关系相对应。常用的增量法有：增量法，增量弧长法。

图3-1荷载步、子步、平衡迭代与时间的关系

混合法是同时采用了增量法和迭代法，即将荷载划分为荷载增量，而对每

个荷载增量中进行迭代计算。其仍将荷载分成若干级增量，但荷载分级数可比

增量法大为减少，即每级荷载增量的大小增加了。在每一级增量荷载作用下，

又进行迭代计算，使每一级增量中的计算误差可控制在很小的范围之内。该法

是分析非线性问题非常有效的方法，在工程中得到广泛应用。

论文中将采用混合法求解，首先将荷载划分为一系列的荷载步(如图3．2)，

在每个荷载步中采用牛顿．拉普森法(Newton．Rapson法)迭代求解。混合法求

解示意图如图3．2所示。在荷载步中的牛顿．拉普森法迭代求解如图3．3所示。

首先假定有一组接近解x(¨，求出曲线缈(x似’)切线(即刚度矩阵的切线矩阵)，

其与x轴相交得到下一接近解x似+1)，迭代公式为：

∥+1)纠n一端纠¨一警一舻例¨一(警M-t(p㈣)(3-30)

27
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R+。

R

R，

X4 × r1

R一万歹剖
|曩 j

∥
／ f

图3—2混合法求解示意图 图3．3牛顿．拉普森法迭代求解

3．4边坡地震动力分析所采用的单元

在边坡地震动力分析中采用平面单元对岩(土)体进行模拟。

在二维分析中，任意四边形等参单元，既能大大提高精度又能适应几何形

状不规则的区域和边界‘711。采用四节点等参应变单元来模拟岩(土)体。

①平面四节点等参元及其形函数Ⅳ

在平面单元上建立位移插值函数比较方便，可建立如下的位移插值函数：

4 4

材=∑Ⅳf％；V=∑Ⅳ，vf (3—31)
，=l i=1

式中％，M(扛1，2，3，4)为节点位移；Ⅳf(f=1，2，3，4)为形函数，其表达式为：

M=(1一f)(1一,1)／4

Ⅳ2=(1+f)(1一r／)／4

Ⅳ3=(1+f)(1+7)／4 (3—32)

Ⅳ4=(1一孝)(1+r／)／4

图3．4平面四节点等参单元

28
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为了将局部坐标中几何形状规则的单元转换成整体坐标中几何形状扭曲单

元，需要进行坐标变换，这种坐标变换采用与插值函数相同的表达式：

4 4

x=∑M五：y=∑Ⅳf咒 (3-33)
f-1 t=l

式中X，Y为实际单元任一点在整体坐标系中的坐标；五，"为(汪1，2，3，4)

为实际单元四结点在整体坐标系中的坐标。

②平面四节点等参单元的几何矩阵【B】

有了位移函数，可求出单元内各点的应变和节点位移关系式：

锄

玉

加

砂

0u加
一J．一
玉砂

=【明{硼

(3．34)

式中[B]为几何矩阵，由式(3．33)中知在几何矩阵中要进行形函数对整体

坐标x，Y微分，而形函数是用局部坐标孝，叩表示的，直接对整体坐标z，y进行

微分有困难，需要找出形函数对局部坐标微分和形函数对整体坐标微分的关系。

③平面四节点等参单元的应力矩阵【S】

式(3—39)给出了弹塑性矩阵[D】。，按下式可得出应力矩阵[S】：

【S]-[D]。[例 (3-35)

④平面四节点等参单元的单元刚度矩阵

几何矩阵[B】确定后，由虚功原理可得到平面问题单元刚度矩阵一般表达式

为：

[K】。=fIl[明r[D][B]dxdy (3-36)

由于几何矩阵[B]是局部坐标表示的，积分dxdy要转换为局部坐标表示。

3．5弹塑性本构关系与屈服准则

基于Drucker-Prager屈服准则的弹塑性本构模型已被用于岩土弹塑性动力

分析中。1983年Told成功采用Drucker．Prager破坏准侧作为屈服准则来考虑岩

土介质的非线性，分析了岩体边坡动力反应。

o

姒一砂玑一钕

叭卜毽。

盟砂。姒一钞姒i

鹏i
o

眺一砂。巩一砂盟国

鹏i
o

鹏一砂。盟钞州百

叭百。

盟钞
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在边坡动力反应分析中，希望获得岩体的弹塑性变形特性，因此采用基于

弹塑性增量理论的本构模型。而基于Drucker-Prager屈服准则的弹塑性本构模

型已应用于岩体动力分析中，并取得较好的效果，因此在论文中将采用此本构

模型来模拟岩体。

Drucker-Prager屈服准则是对Mohr-coulomb准侧的近似，其采用广义的YOn

Mises屈服条件，其表达式为(应力以拉为正)：

／=√万+础一K=0 (3．37)

式中：厶一应力张量第一不变量，即厶=吒+q+吒=q+吒+巳=30r．。

以一应力偏量第二不变量，以=71【(q一吒)2+(呸一吧)2+(q—q)2】。
O

口—试验常数。口：，三竺坐二，式中矽为岩体内摩擦角。
,13(3-sin9)

K一试验常数。K：，竺皇型，-，式中c为岩体粘聚力。
43(3-sin缈)

在主应力空间中，Drucker-Prager屈服准则是一个圆锥面，如图3．6所示。

由D．P材料屈服条件可见，除弹性模量，泊松比，密度三个参数外，还要

岩土体粘聚力，内摩擦角共五个参数。

Drucker-Prage屈服准则中引入了应力张量第一不变量，，因此该屈服准则考

虑了静水压力影响。但由于Drucker-Prage模型为理想弹塑性模型，屈服面并不

随材料的逐渐屈服而改变，因此没有硬化准则，其塑性行为被假定为理想弹塑

性。

假定服从相关联的流动法则，即塑性势面与屈服面相重合，来推导相应的

弹塑性矩阵。由于为理想弹塑性，无硬化法则，即硬化常数A为0，其弹塑性

矩阵为：

o▲

0S
-02

￡ 龟
图3-5应力应变曲线图 图3-6主应力空间屈服面



武汉理工大学硕士学位论文

图中：仃一应力，s一应变。

令塑性矩阵[D】P‘711为：

吼{娑}丁吼{粤)

pb一≮蒿孝
则弹塑性矩阵为：

[D】印=[D】。+【D]P

在平面应变下，有Drucker-Prager材料弹塑性矩阵[Dk：

其中：

例印=南

上兰—L o
1-2／a 1—2∥

上生o
1—2∥1一和

O 0
1
●—-

2

si sIs2 SIs3
i i i

SIS2 sf s2Sj
i 否 否

StS3 s§3 si
蓄。 i i

(3．38)

(3．39)

(3-40)

否=取+玩+玩+口瓜(耳+夏) (3-41)

酉=南(卷t+南t+面2口西 ㈤42)

瓦=南(忐t+尚t+面2口压) (3圳

爵=者勺 (3—抖)

由式(3．40)知：对于Drucker-Prager材料其弹塑性矩阵中需要弹性模量E、

泊松比∥、岩土体粘聚力、内摩擦角等参数。

3l
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第4章均匀岩质高边坡有限元动力响应分析

ANSYS软件是有限元分析设计软件，可广泛应用于核工业、铁道、机械制

造、能源、汽车交通、国防军工、电子、土木工程、轻工、地矿、水利等一般

工业及科学研究领域。ANSYS软件是一个功能强大的有限元通用程序，其具有

强大的前处理、求解和后处理功能，目前已在土木工程领域广泛使用。本论文

将采用ANSYS有限元程序作为平台利用其自带编程语言APDL二次开发进行

相应的分析。

4．1二维粘弹性人工边界及粘弹性边界单元

建立人工边界的方法有多种，大致可以分为全局人工边界和局部人工边界

两大类，与全局人工边界相比，局部人工边界计算机储量小、计算时间短，具

有良好的实用性，在实际工程中获得了广泛的应用。局部人工边界中，旁轴边

界和投射边界等精度较高，在实际工程中～般限于二阶精度以内[72,731。而粘性

边界虽然只有一阶精度，但概念清楚，易于程序实现，应用广泛，已经被引入

一些规范和大型通用有限元软件中【741。但是，粘性边界精度低，特别是不能模

拟无限地基的弹性恢复性能，有时位移结果会出现较大飘移，不能满足工程精

度的要求。

粘弹性人工边界是局部人工边界中的一种，它克服了粘性边界引起的低频

漂移问题，能够模拟人工边界外的半无限介质的弹性恢复性能，具有良好的低

频和高频稳定性，应用方便。该边界与通用有限元软件容易结合，在ANSYS

等软件上已经初步实现，并且经过实际工程验证，能够满足工程精度的要求，

具有良好的稳定性。

粘弹性人工边界可以等效为连续分布的并联弹簧．阻尼器系统，图4．1和图

4．2为二维粘弹性人工边界示意图，人工边界上法向与切向的弹簧刚度和阻尼系

数按照公式(4．1)和(4．2)取值。

二维粘弹性人工边界等效物理系统的弹簧系数足开和阻尼系数G分别为：

切向边界，
门

磁r=O：r{，Gr=pc, (4-1)
瓜

法向边界，
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k=％要，‰=胪， c4-2)

KB

。。+。。‘。。。‘。1。。。一V V V V V V V’。‘。。。。。‘。。。’。‘。。。’’一

CB厂]
图4．1人工粘弹性边界单元

图4．2人工边界等效弹簧．阻尼器系统

KsN、K。r分别为弹簧法向与切向刚度；R为波源至人工边界点的距离；c。

和C。分别为S波和尸波波速；G为介质的剪切模量；P为介质质量密度；口r与

口．，分别为切向与法向粘弹性性人工边界参数。数值计算表明，粘弹性人工边界

具有良好的鲁棒性，人工边界参数诉和口Ⅳ在一定范围内取值均可以给出良好

的计算结果，推荐使用表1中的数据。

表4-1粘弹性人工边界参数％与坼的取值范围m1

参数 取值范围 推荐系数

坼 O．35～O．65 O．5

二维问题
QN O．8～1．2 l

口r 0．5～1．O 2／3

三维问题
a'N 1．m乏．O 4舄

根据S与尸波波速有如下公式：

f一=G

忙2高尚
介质的剪切模量：

G= 竺

2(1+1，)

式中'，为介质材料的泊松比，E为介质弹性模量

(4．3)

(44)
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把(4．3)和(4-4)带入(4．1)和(4．2)可得：

轳坼赤岛=厩
‰％丽E伽厩

4．2动力方程中的阻尼

(4-5)

(4．6)

阻尼是指使振动衰减或使振动能量耗散的作用。单元的阻尼力理论非常复

杂。一种阻尼是与质点的速度或应变速率相关的，称为粘性阻尼，其阻尼力与

质点运动速度成正比，方向与速度方向相反。粘性阻尼表达式为：

o=I“Ⅳ7NdV(4-7)
乏

若单元阻尼系数为常数，且为均质材料，则单元阻尼矩阵正比于单元质量

矩阵。另一种阻尼与应变速度成正比，方向与应力方向相同。通常材料内摩擦

引起的结构阻尼可简化为此情况。

C=I B。鸬NBdV (4-8)

乏

若单元阻尼系数为常数，则单元阻尼矩阵正比于单元刚度矩阵。

若阻尼作用为上述两种阻尼，则单元阻尼矩阵为：

C8=q+e=f H矿NdV+I Br∥2NBdV (4．9)

乏 忍

理论上可按上式建立单元阻尼矩阵，然后集成总体阻尼矩阵。但事实上单

元阻尼系数H和鸬是很难确定的，且一般情况下依赖于频率。本文采用瑞雷

(Rayleigh)阻尼进行阻尼矩阵计算。瑞雷阻尼理论将体系总阻尼矩阵简化为质

量矩阵M和刚度矩阵K的线性组合：

C=aM+∥K (4-10)

式中口、∥为瑞雷阻尼系数，可按下式确定：

口：兰竺竺!曼竺二互竺12 2(4-11)口=—————o—=——二————二
缈j一何

∥：坐掣(4-12)
口：一国-

式中q和q分别为结构的第f和第jf振型的固有频率，缶和乞为相应的阻尼
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比，可取i=1，j--2或3。一般阻尼比可通过实测得到，本文在作边坡动力分析

时，首先作了边坡模态分析，提取出边坡的固有频率，反复试算并参照工程经

验，边坡岩体结构阻尼比在0,-,0．20范围内变化。

4．3边坡动力响应三量的放大系数

为了便于表达，引入无量纲位移放大系数、速度放大系数以及加速度放大

系数，分别用符号s、f、r／来表示。位移放大系数、速度放大系数以及加速度

放大系数，分别定义为边坡地震动力响应位移、速度、加速度波动峰值与坡脚

地面位移、速度加速度波动峰值的比值。假定坡体内任意一点E的动力反应的

位移为DE，坡脚C点的动力反应的位移峰值为珥，则该点的位移放大系数占就

可以表示为：

F：生,C- (4．13)F=—— (-13)

皿

速度放大系数和加速度放大系数有类似定义，这样位移放大系数、速度放

大系数以及加速度放大系数的分布规律便可以代表位移、速度、加速度的分布

变化规律。

4．4模型的建立与地震动的输入

4．4．1模型的建立及参数的选取

模型坡脚以上轮廓根据勘察设计院资料建立，依照从左到右，从下到上的

顺序建立模型，模型采取四边形网格进行划分，从坡脚到坡肩高595m，宽

1355m。如图4．3所示。

图4—3坡脚以上模型轮廓
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本次计算的模型参数有岩体的弹性模量E，泊松比v，密度P，瑞雷阻尼的

阻尼比孝，粘弹性人工边界中的人工边界参数钟和aⅣ，以及加载点中心至边界

面的平均距离R，R取值为AB，见图4．3。上述参数按下式取值：

E=Sx 104 MPa，v=0．2，p=2500kg／m3，ar=l，‰=0．5，(--0 (4—14)

为了简便，取R为2336 m，由(4．14)可计算瑞雷系数Of、夕以及粘弹性

边界参数KBr、qr、b、‰得：
口=0，夕=O，Ksf=1．9x108；CBT=3．1x108，‰=3．8x108，％=5．0x108(4—15)

B

C
— _

L 、l

一一U．1
。一_|_!r1
】、r ＼

●—— 一

l
’1

I
＼

一， ：l
、

＼

、

j{．1 ＼

f{f ．{ 、

1、 ＼

l】j 、

1】 ＼

『l ]．

A

图似R近似取为加载A点至边界面的平均距离

4．4．2地震荷载的输入

通过将地震波动输入问题化为波源问题，即将输入地震动转化为作用于人

工边界上的等效荷载的方法来实现波动输人。

输入横向加速度的时程为：
一’一

日=A·gcos(i1-1b，) (4—16)
』

式中：彳为输入加速度荷载的幅值；g为重力加速度，取为9．8m／s2；T为

输入荷载的周期；f为荷载的持时，时程取为5秒。

动荷载的输入可以采用加速度时程、速度时程、位移时程和应力(力)时

程4种方式。本文通过在模型底部输入横向力时程的方式来模拟地震荷载。

Jtr,q(蚂)％ (4-17>

【tr=-2(pC,)o,

式中：吒为正应力；吒为剪应力；P为密度：q为介质的尸波波速；e

为介质的s波速度；％为铅直方向的质点速度；q为水平方向的质点速度。对
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于加速度时程首先通过积分转化为速度时程，再利用式(4．17)、(4．18)转化

成相应的应力输入。

对式(4．16)进行积分(使初始速度为零)，就可转化为速度时程：

u。：彳．丝．siIl(丝，) (4．18)
4

2万 。2。

将上式代入(4-17)可得应力时程为：

吒=一4．(PCs)．些．sin(孕f) (4．19)

将式(4．3)，(4．4)代入式(4—19)后，化简后可得应力时程如下：

嚷一小igT·嘏-s畔，) ㈤20)

得到应力时程后，直接与底部面积相乘即可得到作用于节点上的力时程。

为了研究整个边坡坡面部分动力响应的规律性变化，在边坡各个部位设定

了一些检测点，提取整个计算时程中位移、速度、加速度3个量的峰值，绘制

了边坡动力响应的加速度放大系数、速度放大系数以及位移放大系数的曲线图。

在坡面上提取23个点，各点的分布如表4．2所示：

表4．2检测点的位置

监测点号 高程(m) 备注 监测点号 高程 备注

1 0．000 坡脚点 13 350 平台处

2 31．875 14 370 平台处

3 63．750 15 390 平台处

4 85．000 16 410 平台处

5 118．75 17 426．57

6 152．5 18 449．54

7 163．75 19 472．5l

8 210 平台处 20 503．13

9 240 平台处 2l 533．75

10 270 平台处 22 564。38

11 300 平台处 23 595 坡项

12 330 平台处

4．5边坡边界的设置对计算结果的影响

边坡场地是一个半无限空间，而有限元法只能处理有限域问题。在动力荷

载作用下，边界的存在会使计算域内的行波不能透过外界传到无穷远。为了减

小模型误差，需要在边界上设置人工边界。

采用ANSYS中的Combinel4弹簧单位来模拟粘弹性边界，为了能够弄清
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边界大小对计算结果的影响，分别取模型l为宽1355m、深1100m(坡脚以下，

下同)，取模型2为宽4065m、深2200m(相对模型1宽为3倍，深为2倍，见

图4-23)，取模型3为宽6775m、深3300m(相对模型1宽为5倍，深为3倍)，

取模型4为宽13550m、深4400m(相对模型1宽为10倍，深为4倍)。以上模

型底部和左右两侧均采用粘弹性边界。

同时也为了探讨自由截断边界对计算结果的影响，在模型3和模型4的基

础上，不改变材料参数以及模型的大小，仅仅只是把粘弹性边界换为自由截断

边界并生成模型5和模型6。本节计算采用材料线弹性本构模型并不考虑瑞雷

阻尼。

在模型底部输入式(4．20)，其参数值采取(4．14)来取值，幅值A取O．2，

周期丁取0．2。

在选取每个模型的坡脚点计算绝对位移、速度、加速度峰值如表4．3。

ANSYS在每荷载步的迭代中计算非线性的收敛判别准则和计算残差。其中

计算残差是所有单元内力的范数，只有当残差小于准则时，非线性叠代才算收

敛。ANSYS的位移收敛是基于力的收敛的，以力为基础的收敛提供了收敛量的

绝对值，而以位移为基础的收敛仅提供收敛的相对量度。本次计算采用力收敛，

收敛容许值采用ANSYS默认的0．005。

表4．3各模型坡脚点位移、速度、加速度峰值

模型类别 位移(ram) 速度(era／s) 撇(m／s2)
模型1(左右与底部均粘弹性边界) 0．7 1．8 0．54

模型2(左右与底部均粘弹性边界) 4．3 7．4 2．25

模型3(左右与底部均粘弹性边界) 4．5 8．5 2．18

模型4(左右与底部均粘弹性边界) 5．2 7．7 2．28

模型5(左右采用自由截断边界) 3．8 6．6 2．03

模犁6(左右采用白由截断边界) 4．9 7．5 2．19

注：模型2至模型5坡脚点的加速度的稳定值均在2．0 rn／s2左右。

表4—4各模型的前6阶频率(单位Hz)

1阶频率 2阶频率 3阶频率 4阶频率 5阶频率 6阶频率

模型1 0．462 0．521 0．741 1．469 1．505 1．53l

模型2 0．225 0．233 0．317 0．529 0．638 0．679

模型3 O．144 0．149 0．199 O．31l 0．387 0．427

模型4 0．088 0．096 0．122 0．168 0．220 0．246

模型5 0．132 O．173 0．343 0．342 0．527 0．569

模型6 0．088 0．102 0．179 O．194 0．285 0．369

图4．5到图4-10分别描述的是图4．3中D点(下文称为坡底中心点)的加

速度时程图。图4．5到图4．10分别对应模型l到模型6。从图中可以看出，模
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型l到模型6中的D点加速度时程图几乎完全～样，说明此点受到边界条件的

影响较小。其中横坐标为时间(s)，纵坐标分别为位移(m)、速度(m／s)、加

速度(m／s2)。

图4．5模型1坡底中心点加速度时程图图4-6模型2坡底中心点加速度时程图

图4．7模型3坡底中心点加速度时程图图4．8模型4坡底中心点加速度时程图

图4-9模型5坡底中心点加速度时程图图4．10模型6坡底中心点加速度时程图

图4．“到4．16是各个模型坡脚点的位移、速度、加速度时程图。其中横坐

标为时间(s)，纵坐标分别为位移(m)、速度(m／s)、加速度值(m／s2)。
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

(a)位移时程图

位移、速度、加速度时程图

(b)速度时程图

(c)加速度时程图

图4．12模型2坡脚位移、速度、加速度时程图
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图4．13模型3坡脚位移、速度、加速度时程曲线

(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图4．14模型4坡脚位移、速度、加速度时程曲线
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图4．15模型5位移、速度、加速度时程曲线

(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图4．16模型6位移、速度、加速度时程曲线
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(a)位移放大系数

大系数

水平向逮虞放大系啦

(b)速度放大系数

木平向加逮度放大摹静

(c)加速度放大系数

图4-17模型1位移、速度、加速度放大系数

水平向位移度放大系鞋

(a)位移放大系数
水平向速度放大系靛

(b)速度放大系数

(c)加速度放大系数
图4．18模型2位移、速度、加速度放大系数
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水平向位移放大系啦

(a)位移放大系数

水平向速赓放大系撒

(b)速度放大系数

末平向加遗童敛夫摹甜

(c)加速度放大系数

图4．19模型3位移、速度、加速度放大系数

(a)位移放大系数
水平向遵虞放大系弛

(b)速度放大系数

(c)加速度放大系数
图4-20模型4位移、速度、加速度放大系数

I-．，冒傩lIv哗俺
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水平向位穆放大系矗

(a)位移放大系数

水平向速虞放大茅越

(b)速度放大系数

水平问加遗虞放大系数

(c)加速度放大系数

图4．2l模型5位移、速度、加速度放大系数

(a)位移放大系数 (b)速度放大系数

(c)加速度放大系数

图4．22模型6位移、速度、加速度放大系数
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从图中可以看出，除了模型1以外，其他的模型都能很好的模拟边坡在地

震荷载作用下的运动。模型1的坡脚离边界太近，受到边界条件的影响较大。

从图4．11可以看出导致坡脚运动的峰值在0 6m／s2附近，而边界条件对上部岩

体的影响较小，所以导致放大系数较大，形成了较严重的失真。图4-18、图4-19、

图4-20的放大系数几乎完全相同，不同的只是坡脚点开始运动的时间，模型2

大概从0 6s开始运动。模型3大概从ls开始运动，模型4大概从1 4s开始运

动，因为三个模型的深度不同，由于地麓从模型底部输入，导致开始运动的时

间不一样。而且后三个模型的坡脚加速度的峰值都稳定在2nfs2左右，由于动

力输入的荷载峰值在0．29，也说明了动力荷载的输入是正确的。综合考虑计算

时间与精度的平衡，本文以下讨论均基于模型2。模型2如图4．23。

寸 ”’n市俄 lI『_i”

’0 膏十：i十

■出 出．E
王=二监＆
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(a)位移放大系数图

水平向速度放大系数

(b)速度放大系数图

(c)加速度放大系数图

(实线为线弹性模型，虚线为D—P模型)

图4．24考虑D．P模型与线弹性模型的位移、速度、加速度放大系数比较

从理论上来讲，当位移较小时(属弹性范围时)，按线弹性的计算结果与按

D．P的计算结果应该是一致的。但若位移稍大时(已部分进入塑性范围时)，两

者的计算结果必然会有差别，位移越大，差别也会越大。所以当位移较大时，

应按D．P法计算结果为准。

在考虑D．P弹塑性本构模型与屈服准则时，坡脚点的峰值位移、速度、加

速度分别为4．3mm、7．3cm／s、2．25 m／s2。由图4．24可知，无论材料是否考虑

D．P，其位移、速度、加速度的放大系数分布图的分布形式在很大程度上有相似

性。但当材料考虑D．P时，其最大的位移、速度、加速度值稍有减小，而其他

部分的放大系数则变化很小，材料考虑D．P时对放大系数的分布形式产生的影

响较小。

4．7考虑瑞雷阻尼的影响

为了研究瑞雷阻尼比对边坡位移、速度、加速度放大系数的影响，保持(4．14)
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其他的参数不变，选其中的善分别为0．001、0．002、0．003、0．004、O．005、0．01，

通过模态分析计算得到模型的自振频率，并提取前2阶频率，从而能通过式

(4-11)和式(4．12)计算出的口、∥见表4-3，在模型2的基础上，保持参数

如(4．14)不变输入的力时程时程为式(4．20)，其中A=0．2，T=0．2，讨论瑞

雷阻尼对边坡放大系数的影响规律。本节计算只考虑线弹性模型。

表4．3各阻尼比对应的口、∥值及计算值

阻尼比 坡脚 坡脚 坡脚 坡顶 坡顶 坡项

号l 位移 速度 加速度 位移 速度 加速度 口 8

计算值 (衄) (era／s)
(nYs 2)

(mm) (cm) ，．2、
(nvs J

0 4．34 7．47 2．25 4．68 6．39 1．79 0 0

0．001 3．73 5．63 1．76 4．12 4．17 1．12 3．6×10—5 6．9×10-4

0．002 3．26 4．59 1．38 3．68 3．9l 0．83 7．3×10-5 1．4x 10-3

0．003 2．89 3．81 1．08 3．35 2．47 0．62 1．1×10-4 2．1×10-4

0．004 2．59 3．20 0．86 3．12 2．14 0．45 1．5X 10-4 2．8×10-4

0．005 2．35 2．76 O．68 2．95 1．92 0．32 1．8x 10--4 3．5×10-4

0．0l 1．68 1．64 O．21 2．4l 1．45 0．15 3．6×104 6．9×10-4

图4．25为坡脚、坡顶点峰值位移、速度、加速度变化图。

阻尼比 田尼比

(a)坡顶、坡脚峰值位移变化图 (b)坡顶、坡脚峰值速度变化图

弭尼比

(c)坡顶、坡脚峰值加速度变化图
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(虚线代表坡顶点，实线代表坡脚点)

图4．25坡顶、坡脚峰值位移、速度、加速度随阻尼比的变化图

(a)不同阻尼比的位移放大系数图 (b)不同阻尼比的速度放大系数图

水平同加逯虞放大糸骰

(c)不同阻尼比的加速度放大系数图

(实线阻尼比0．001，虚线阻尼比0．005，一廿一阻尼比0．01)
图4．26不同阻尼比的位移、速度、加速度放大系数图

从图4．25可以看出，随着阻尼比的增大，模型坡脚点和坡顶点的位移、速

度、加速度峰值呈下降趋势，说明阻尼比对动力计算的影响是巨大的，在实际

工程中，应注意阻尼的取值，防止计算结果和实际情况相差很大。

从图4．26可以看出，在不同的阻尼比下边坡的放大系数显著不同，阻尼比

越小，边坡的放大系数越大。

4．8弹性模量对放大系数的影响

保持(4．14)中其他参数不变化，改变弹性模量E分别取为5×1010Pa(材

料1)，1×1010 Pa(材料2)，5×109 Pa(材料3)。本节计算考虑材料线弹性本

构模型以及不考虑瑞雷阻尼。

荷载的输入采取(4．19)式，其中荷载幅值A=0．2，周期r=0．2。



武汉理工大学硕士学位论文

(a)材料l的位移放大系数图 (b)材料2的位移放大系数图

(c)材料3的位移放大系数图

图4．27弹性模量不同时的位移放大系数图

(a)材料1的速度放大系数图 (b)材料2的速度放大系数图

(c)材料3的速度放大系数图
图4．28弹性模量不同时的速度放大系数图
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水平向加速度放大系数

(a)材料1的加速度放大系数图

水平向加建度放大系数

(b)材料2的加速度放大系数图

水牛同册理曩艘大系强

(c)材料3的加速度放大系数图

图4．29弹性模量不同时的加速度放大系数图

在弹性模量不同时，坡脚点的峰值变化较大。在弹性模型分别为l X 1010 Pa、

5×109 Pa时(5x 1010Pa时坡脚点的峰值位移、速度、加速度参看表4．3中的模

型2)，对应的坡脚点的峰值位移、速度、加速度分别为4．5mm、9．1CIll]S、2．5m／s2

和4．7 mm、10．7 cm／$、2．92m／s2。从图4．27可以看出，随着弹性模量的减小，

放大系数的节律性变化增加，位移最大放大系数从材料1的1．6增加到材料2

的1．9，再到材料3的2．7，呈明显的放大趋势。从图4．28中可以看出速度放大

系数有同样的节律性变化。从图4．29中可以看出加速度放大系数从材料l的1．8

增加到材料2的2．2，再到材料3的2．9，随着弹性模量的减小，加速度放大系

数也呈明显的放大趋势。

4．9动力输入参数对边坡动力响应的影响

4，9．1动力输入的持续时间对边坡动力响应的影响

动力计算的持续时间对边坡动力响应的影响体现在波动传播的过程中。对

51



武汉理工大学硕士学位论文

于尺寸较大的边坡，如果动力反应的计算持时太短，波动未能传播到边坡顶部，

边坡内部波场分布没有达到稳定，这时得到的边坡动力反应规律就不能真正反

映边坡的动力反应规律。

振动的持续时间不同，使得能量的耗损积累不同，从而影响地震反应。一

般选择持续时间f的原则是：

(1)保证选择的持续时间内包含地震记录最强部分；

(2)当对结构进行罕遇地震反应分析时，持续时间尽可能地选短些；当分

析地震作用下结构的耗能过程时，则t应选得长些；

(3)尽量选择足够长的持续时间，一般建议取t≥10T(T为结构基本周期)。

从上节的讨论可以发现，对于不同模型坡脚点开始振动的时间不同。对于

模型1坡脚点开始运动的时间大约为0．3s，模型2坡脚点开始运动的时间大约

为0．7s，模型3坡脚点开始运动的时间大约为1．1s，模型4坡脚点开始运动的

时间大约为1．5s。

图4．30为模型2坡顶点的位移、速度、加速度时程图，从图中可以看出位

移、速度、加速度大概从O．7秒开始运动，大概在1．6s时运动趋于稳定。对于

这个边坡，在这样的输入条件下，动力持时的选取不得小于1．6s。

(a)坡顶点位移时程图 (b)坡顶点速度时程图

(c)坡顶点加速度时程图

图4．30模型2坡顶点的位移、速度、加速度时程图

4．9．2动力输入的振幅对边坡动力响应的影晌
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为了讨论动力输入的振幅对边坡动力反应的影响，保持参数如(4．14)不变

输入的力时程时程为式(4．20)，分别取A=0．2(振幅1)和彳=O．22(振幅2)

来考虑输入荷载的振幅对边坡动力反应的影响。本节计算不考虑瑞雷阻尼。

在只考虑材料线弹性的条件下，计算得到振幅1和振幅2的边坡位移、速

(a)幅值1、2位移放大系数图 (b)幅值1、2位移速度放大系数图

(c)幅值l、2加速度放大系数图

(实线为幅值1，虚线为幅值2)
图4．31幅值1和幅值2的边坡位移、速度、加速度放大系数图(线弹性模型)

幅值2坡脚的位移、速度、加速度分别为4．8mm、8．7cm／s、2．47m／s2。从

图4．3l中可以看出，在只考虑材料线弹性的条件下，动力输入的振幅只是导致

边坡动力反应的位移、速度、加速度的绝对量值成倍数放大，放大的倍数和振

幅的放大倍数相等，但它们的分布形式却没有改变，也就是说它们的位移放大

系数、速度放大系数，加速度放大系数几乎没有变化。这说明在弹性条件下，

相同的边坡，其位移、速度、加速度动力反应的绝对量值随动力输入的振幅增

大而增大，并呈明显的线性关系，但是它不会改变它们在边坡剖面上的分布形

式，也就是说边坡动力反应的位移放大系数、速度放大系数，加速度放大系数

的分布形状不受动力输入的振幅的影响，但三量的幅值随荷载幅值的增大而线

性增大。

在考虑材料D．P弹塑性本构关系以及屈服准则时，参数选取参考4．6节，

计算得到振幅l和振幅2的边坡位移、速度、加速度放大系数如下：
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(a)幅值l、2位移放大系数图(b)幅值l、2位移速度放大系数图

(c)幅值1、2加速度放大系数图

(实线．幅值l， 虚线．幅值2)

图4-32幅值1和幅值2的边坡位移、速度、加速度放大系数图(D．P模型)

幅值2坡脚位移、速度、加速度分别为4．8mm、8．5cm／s、2．59m／s2。从图

4．32可以看出：当材料考虑D．P时，其对位移放大系数影响较小，对速度和加

速度有较显著的影响。这主要是因为当材料考虑D—P时，随着坡脚的位移、速

度、加速度的增加，坡面点没有随着坡脚呈相同比例的增加，增加的幅度较坡

脚点的小，导致当材料考虑D．P时，位移、速度、加速度的放大系数有所减小，

但对放大系数的分布形式影响较小。

4．9．3动力输入的频率对边坡动力响应的影响

为了讨论动力输入的频率对边坡动力反应的影响，保持参数如(4．14)不变

输入的力时程为式(4．20)，保持其他参数不变的条件下，彳=O．2，取动力输入

的周期T(频率的倒数)变化范围为O．2s(周期1)、O．4s(周期2)、O．6s(周期

3)，来考察动力输入的频率对于边坡动力反应规律的影响。本节计算考虑材料

线弹性本构模型以及不考虑瑞雷阻尼。
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(a)周期1的位移放大系数图 (b)周期2的位移放大系数图

(c)周期3的位移放大系数图

图4．33周期l，2，3的位移放大系数图

周期1的速度放大系数图 (b)周期2的速度放大系数图

(c)周期3的速度放大系数图
图4．34周期l，2，3的速度放大系数图
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(a)周期1的加速度放大系数图 (b)周期2的加速度放大系数图

(c)周期3的加速度放大系数图

图4．35周期1，2，3的加速度放大系数图

周期2和周期3坡脚的位移、速度、加速度峰值分别为16mm、18cm／s、

3．4m／s2和28mm、24cm／s、2．53 m／s2。从图4．33到图4．35可以看出：动力输入

周期r对边坡动力反应的规律性的影响是显著的，它严重影响着边坡中的位移，

速度、加速度的分布形式。位移、速度、加速度的放大系数分布形式随着动力

荷载周期的变化，其节律性也显著变化。
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第5章西南某岩质高边坡动力响应分析

5．1引言

DG水电站位于四川省西部大渡河中游石棉县境内，坝址距下游石棉县城约

40kin，距成昆铁路汉源火车站约130kin，距上游泸定县城约72km。坝址左岸

有省道$211线(泸定一石棉公路)相通，交通较为方便。

DG水电站是大渡河干流近期开发的大型水电工程之一，坝址处控制流域面

积达6．27万km2，占全流域的81％，多年平均流量1010m3／s，电站正常蓄水位

1130m，最大坝高210m，总库容7．42亿m3，电站装机容量2600MW。

5．2区域地质条件

DG水电站位于川滇南北向构造带北段，为南北向与北西向、北东向等多组

构造的交汇复合部位。大地构造部位属扬子准地台西部二级构造单元康滇地轴

范畴，其西侧以锦屏山一小金河断裂、磨西断裂为界与雅江冒地槽褶皱带相邻，

东面及东北面以金坪断裂、二郎山断裂为界分别与上扬子台褶带和龙门山台缘

褶断带相连。在具体构造部位上，DG水电站坝址区和库首段即处于由磨西断

裂、大渡河断裂和金坪断裂所切割的黄草山断块上。

根据《中国地震动参数区划图(GBl 8306．2001)))，DG水电站工程场地50年

超越概率10％的地震动峰值加速度为O．29，接近0．39界线，相应的地震基本烈

度为Ⅷ度。根据中国地震局地质研究所、中国地震局地球物理研究所、四川省

地震局工程地震研究院2004年10月提出的《大渡河DG水电站工程场地地震

安全性评价报告》，经国家地震安全性评定委员会审定，中国地震局批复(中震

函[20041253号文)，DG水电站坝址50年超越概率10％基岩水平向峰值加速度

为0．2519，相应地震基本烈度为Ⅷ度；100年超越概率2％基岩水平向峰值加速

度为O．5579。

5．3坝址工程地质条件
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5．3．1．地形地貌

坝址区两岸山体雄厚，谷坡陡峻，基岩裸露，自然坡度一般400～650，相

对高差一般在600m以上，左岸海流沟、右岸铜槽沟为较大的支沟，海流沟口

以上大渡河河谷呈“V”形峡谷，向下游河谷相对宽缓。

坝址区河谷呈“Q”形嵌入河曲形态，河流流向由和平沟上游的近EW向，转

为SW260"--'470通过坝址，在铜槽沟口大渡河以一约1350的大转弯向东流，海

流沟口以下急转向南流。枯水期河水位952．6m，水面宽40m----,70m，水深7m'---

llm，正常蓄水位l 130m时谷宽380m。

两岸零星发育I、II级阶地，I级阶地拔河高度8m'-"15m，为基座一堆积

阶地；II级阶地拔河高度20m'----30m，为基座阶地。

5．3．2地层岩性

坝区基岩以澄江期花岗岩类为主。其中灰白色、微红色黑云二长花岗岩

(724。1)分布在坝址区，以中粒结构为主；肉红色正长花岗岩(丫k244)具中细

粒结构，主要分布在坝址上游桃坪至铜槽沟以西一带。此外，尚有辉绿岩脉(6)、

花岗细晶岩脉(札)、闪长岩脉(6)等各类脉岩穿插发育于花岗岩中，尤以辉

绿岩脉分布较多，它们与围岩接触关系主要有焊接式接触、裂隙式接触和断层

式接触三种类型。脉岩出露宽度一般0．5m～10m，最大宽度达26m，其中宽度

大于2m或较破碎的辉绿岩脉共计170条，宽度大于5m的辉绿岩脉约53条，

主要为陡倾角，宽度大于5m的花岗细晶岩脉有5条，闪长岩脉1条。霏细斑

岩脉厚度一般0．02m"-'0．05m，主要沿中、缓倾角裂隙侵入。

坝址区基岩在气液交代变质作用下发生蚀变，其主要蚀变类型有钠黝帘石

化、绿泥石一绢云母化、绿帘石化、钾长石化和硅化等五种，一般情况下，钠

黝帘石化、绿泥石一绢云母化及绿帘石化的岩石具有吸水性偏高、抗风化能力

降低的特点，从而降低了岩体的质量；而钾长石化和硅化的岩石具有更好的抗

风化能力，因此，对岩体质量无不利影响。此外，岩体尚存在风化蚀变现象，

长石类矿物蚀变后常呈高岭土化、绢云母化，黑云母则风化蚀变为绿泥石、蛭

石，从而进一步降低了岩体的质量。

坝址区第四系松散堆积物主要有冲积、洪积、崩坡积等。崩坡积层主要分

布两岸1250m高程以上，以及铜槽沟、和平沟两侧，在海流沟以下两岸广泛分

布：铜槽沟、海流沟有洪积物分布，在铜槽沟1020m高程以上沿沟底发育泥石

流；冲积层分布于I、II级阶地及谷底河床部位，河床覆盖层为含漂(块)卵

砾石层，一般厚8m'----10m。两岸缆机一带崩坡积堆积的含块碎砾石夹土，一般
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厚10m"-'20m。

5．3．3地质构造

坝址位于黄草山断块西缘，西距大渡河断裂4km、磨西断裂4．5km，东距金

坪断裂21km：坝区无区域断裂切割，构造型式以沿脉岩发育的挤压破碎带、断

层和节理裂隙为特征。

坝区断层主要有三组，即近SN向、NNW向和NNE向，多沿辉绿岩岩脉

发育(约68％)，断层破碎带宽多在O．1m'～3m之间，由糜棱岩、角砾岩等组成。

坝址区节理裂隙主要发育有6组：①近SN／EZ600"-'800，②N100～

300W／SW么650--．750，③N150～300E／NW么600～700，④近EW／N(或s)

L700,---850，⑤N00"--35DE／SEZ350～,500，⑥缓倾角裂隙，上下游、左右岸产状

变化较大，左岸主要为N600"-'900W／Sw么50～180、近SN／E么170～260，右岸

主要为N00"--'400E／SE么60--一250、N450"-'760W／SW．／20～50。

5．3．4岩体风化卸荷特征

坝区岩体的风化与岩性及构造的关系密切。灰白色、微红色黑云二长花岗

岩(T24-1)因矿物结晶颗粒较粗大，以中粒结构为主，抗风化能力较弱的黑云

母含量>3％，岩石风化较强；肉红色正长花岗岩(丫l∥)主要为中、细粒结构，
风化相对较弱；辉绿岩等岩脉因岩石致密，总体属细、微粒结构，抗风化能力

强，风化微弱：而当沿岩脉发育有断层的部位，风化又较强。此外，岩体尚存

在风化蚀变现象，长石类矿物蚀变后常呈高岭土化、绢云母化，黑云母则风化

蚀变为绿泥石、蛭石，从而进一步降低了岩体的质量。

根据DG岩体风化的特点，经深入分析和研究，可将岸坡岩体由表向内划

分为全风化带、强风化带、弱风化带、微风化一新鲜岩体，其中弱风化带可进

一步划分为弱风化上段、弱风化下段。据勘探揭示，坝区岩体风化的水平、垂

直分带性明显，具有总体随高程降低而逐渐减弱的规律，且受微地形、岩性

及构造等影响具一定程度的不均一性特点。①1200m高程以上，全风化带水

平深度一般20m一--40m：强风化水平深度一般40m'--．60m：弱风化上段水平深

度>90m，未揭穿；弱风化下段勘探未揭露。②1200m'--,1080m高程间，无全风

化岩体，强风化水平深度一般10m---20m，最深达43．6m：弱风化上段水平深度

一般40m～80m，最深达104．2m；弱风化下段水平深度一般60m"-'90m，最深

达135m。

坝址区河谷深切，谷坡陡峻，地应力较高，岸坡岩体向河谷临空方向卸荷

59
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较为强烈。据勘探平洞揭露，岩体卸荷作用主要沿已有结构面进行。根据坝址

区卸荷发育程度，可划分出强、弱卸荷带。岸坡岩体卸荷在垂直空间上，卸荷

深度有总体随高程的降低而明显减弱的趋势，且受微地形、岩性及构造等影响

具一定程度的不均一性特点。①1200m高程以上，强卸荷水平深度一般40m"---

100m：弱卸荷水平深度大于150m。②1200m"--"1080m高程问，强卸荷水平深度

一般8m'---'40m，最深达70m；弱卸荷水平深度一般50m～90m。

5．3．5水文地质条件

坝址区地下水类型按赋存条件可分为基岩裂隙水和第四系松散堆积层孔隙

潜水二种类型。基岩裂隙水按其埋藏条件可进一步分为基岩裂隙潜水、基岩裂

隙承压水。

坝址区岩体为块状花岗岩，透水性主要受节理裂隙发育程度、卸荷以及风

化等因素的影响。坝址两岸钻孔压水试验资料表明，在垂直方向上，岩体透水

性具有随埋深增大而减弱的趋势。基岩面以下70m---,110m的表浅部岩体透水率

达10"--100Lu，为中等透水：透水率q=3"--'10Lu的弱偏中等透水岩体垂直埋深

为70m--'110m以下；透水率q=l"-'3Lu的弱偏微透水岩体垂直埋深为130m'--"

190m以下。

5．3．6岩体地应力特征

DG水电站位于川滇南北向构造带北段，为南北向与北西向、北东向等多组

构造的交汇复合部位。大地构造部位属扬子准台地西部二级构造单元康滇地轴

范畴，坝区处于由磨西断裂、大渡河断裂和金坪断裂所切割的黄草山断块西侧

边缘。坝区河谷深切呈“Q”形嵌入河曲形态，其新构造运动总体表现为以整体间

歇性强烈抬升为主，区域构造应力场作用方向表现为NWW"-,SEE向挤压。已

有测试成果表明，DG坝区应力场是构造应力和自重应力叠加的应力场，而构

造应力是坝区特别是左岸应力场的主要组成部分。
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5．4模型的建立

以河中心与剖面的交点为原点，建立右边坡模型，坡高取595米，宽4065m、

深2200m，把岩层划分为V、vo、Ⅳ、III、II级岩性，如图5—1所示，模型大

小选取同第4章中的模型2。边界采用粘弹性边界。

×

图5．1边坡地质概况图

图5-2边坡地质详细图

、

、

、
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图5．3 ANSYS建模图

本次计算采用平面有限元建模，采取平面应变计算方式，计算模型尽可能的

模拟了计算范围内的地质情况，以期符合客观实际。计算内容包括对边坡内的

主要节理裂隙、断层、辉绿岩接触蚀变带以及它们所处的地质环境等进行模拟，

主要包括有岩脉p8、f143、f162、p85、f14、yL5、yL6、∥5，卸荷裂隙XL915、

XI．316．1。

5．5材料参数选取

计算所需地质、地形、材料参数主要由勘察设计研究院及相关资料【76】提供。

计算中各种材料所采用的参数见表5-3，其中考虑到动荷载下岩体抗剪强度会提

高，V类岩体c，伊值有所提高，岩体动弹性模量易由岩体声波资料利用公式

(5．1)换算得到： 易=q掣 (5-1)

式中：C。为声波速度：P为密度；’，为泊松比。
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表5．3岩体物理力学参数取值表

变形 纵波 动弹性
岩体 抗剪断强度 泊松 密度p

级别
模量E 波速 模量岛

比v (kg／m3)c(MPa) { (GPa) CP (GPa)

岩体V 0．4 O．6(q，=30．96。) 0．2 O．36 2200 2200 7．06

岩体V0 0．5 0．7(呼0=34．99。) 0．3 0．355 2480 2543 9．77

岩体Ⅳ 0．7 O．8(驴=38．66。) 2 0．35 2580 3032 14．78

岩体III 1．5 1．2(·p=50．19。) 8 0．3 2620 4609 34．72

岩体Ⅱ 2 1．3(缈=52．43。) 20 0．25 2650 5600 69．25

表5．4结构面物理力学参数取值表

抗剪断强度 泊松 密度P 动弹性模量易
岩体级别

c(Ⅳ【Pa) {
比v (kg／m3) (GPa)

∥4在III中 O．35 0．75(=36．6。) 0．28 2620 31．25

f14在II中 0．35 0．75(Ip=36．6。) 0．26 2650 62．33

yL5在V0中 O．25 0．6(々o=30．9。) O．38 2480 8．59

yL5在Ⅳ中 0．25 0．6((0=30．9。) O．36 2580 13．30

yL5在III中 0．25 0．6(tp=30．9。) 0．28 2620 31．25

yL5在II中 O．25 0．6(=30．9。) O．26 2650 62．33

7三6在Vo中 0．3 0．7(1p=35．5。) O．39 2480 8．59

yL6在Ⅳ中 0．3 0．7(·p=35．5。) O．36 2580 13．30

yL6在ⅡI中 0．3 0．7(缈=35．5。) O．28 2620 31．25

yL6在II中 O．3 0．7(tp--35．5。) O．26 2650 62．33

,05在V中 0．35 0．75(口o=36．6。) 0．39 2200 3．37

∥5在V0中 O．35 0．75(々o--36．6。) 0．38 2480 8．59

∥5在Ⅳ中 0．35 0．75(fo---36．6。) O．36 2580 13．30

,as在III中 O．35 0．75(·p=36．6。) 0．28 2620 31．25

,05在II中 0．35 O．75(1p=36．6。) O．26 2650 62．33

‘XL915 O．35 0．75((o=36．6。) O．36 2620 13-30

‘XL316—1在Vo中 O．35 0．75(fO=36．6。) O．38 2200 6．35

‘XL316．1在Ⅳ中 0．35 0．75(9=36．6。) O．38 2480 8．59

注：+卸荷裂隙的抗剪强度指标为对应于连通率50％时的取值。

为了简化计算，假设锚杆锚固区的加固体的粘聚力c、内摩擦角矽按照提高



武汉理工大学硕士学位论文

20％的标准设置[771，动弹性模量值也提高20％、泊松比减小20％、其余参数不

变，且假设只对Ⅳ及其以上的岩体有加固作用。其中yL5、yL6有部分岩体在

锚固区内，XL915和XL316．1全部都在锚固区内，这些部分的强度均提高20％。

表5．5加固区岩体力学参数表

动弹性模量易
被加固岩体 c(MPa) 矿(。) 泊松比l，

(GPa)

、‘被加同部分 0。48 37。15 0．29 8．47

Vo被加同部分 0．6 41．99 0．28 11．72

Ⅳ被加同部分 0．84 46．39 0．28 17．74

yL5在Vo中加同的部分 0．3 37．08 O．30 10．3

yL5在IV中加固的部分 0．3 37．08 0．29 15．96

yL6在Vo中加固的部分 0．36 42．60 O．3l 10．3

yL6在Ⅳ中加固的部分 O．36 42．60 0．29 15．96

XL915被加固后的部分 O．42 43．92 O．29 15．96

XL316—1在Vo中被加固的部分 O．42 43．92 O．30 7．62

XL316．1在Ⅳ中被加固的部分 0．42 43．92 0．30 103l

5．6地震荷载的选取与输入

本次计算选取EL-Centro波，时间间隔为O．02秒，最大波峰出现在2．44秒，

峰值为2．9099m／s2；最大波谷出现2．04秒，峰值为．3．1882m／s2，波形如下：
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铝
套
型
缎
县

EL Centro渡

图5．4 EL．Centro波形图

在选用地震波时，应全面考虑地震动三要素，并根据情况加以调整。地震

动强度(振幅)包括加速度峰值、速度峰值及位移峰值，对一般结构常用的是

直接输入地震反应方程的加速度曲线。在抗震分析中以地震过程中加速度最大

值(峰值)的大小作为标准。对选用的地震记录加速度峰值应按适当的比例放

大或缩小，使峰值加速度相当于设防烈度相应的多遇地震与罕见地震时的加速

度峰值。

调整公式如下：

口’(尹)=二鱼口p)(5-2)
口嘶

式中：口’(，)，口‘麟为调整后地震加速度曲线及峰值，调整后的加速度峰值，

根据抗震设计规范‘781取值；口(，)，口一为原记录中的地震加速度曲线及峰值。
表5．6地震波加速度峰值(曲

设防等级 7度 S度 9度

多遇地震 0．035 0．070 0．140

设防烈度 0．107 0．215 0．429

罕遇地震 0．220 0．400 0．620

ELCentro波的最大峰值加速度为0．31889，根据公式(5-2)，可以把ELCentro

折算成需要输入的荷载。另外考虑荷载的持时应取到包含最大峰值且考虑到节
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约计算机时，截取折算后的EL波的前15秒作为本次地震荷载的输入。

在布置检测点时考虑了感兴趣的点比如坡脚、断层带、潜在滑体前缘等，

先将坡面上30个检测点的位置坐标列于表5．4中。

表5．7各检测点位置高程一览表

检测点号 高群／m 检测点号 高程／in 检测点号 高程／m

1(坡脚) O 11 286．70 21 400．29

2 42．50 12 300．00 22 4lO．00

3 85．OO 13 316．70 23 417．09

4 124．69 14 330．00 24 426．57

5 184．22 15 341．14 25 446．18

6 210．OO 16 350．00 26 462．53

7 226．97 17 361．22 27 496．91

8 240．00 18 370．00 28 527．88

9 256．70 19 380．03 29 553．70

10 270．00 20 390．00 30 595．00

5．7数值模拟结果分析

取折算后峰值为O．19的EL波，采用粘弹性边界，不考虑阻尼，考虑材料

的线弹性本构关系，可以得到图5．5到图5．7。其中横坐标为时间(s)，纵坐标

分别为位移(m)、速度(m／s)、加速度(m／s2)。
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5．5坡脚位移、

(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5-6坡顶点位移、速度、加速度时程图
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图5．7位移、速度、加速度放大系数图

取折算后峰值为O．19的EL波，考虑D—P本构关系与屈服准则，采用粘弹

性边界，不考虑阻尼，可以得到图5．8到图5．10。

(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5-8坡脚点位移、速度、加速度时程图
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5-9坡顶点位移、速度、加速度时程图

(a)位移放大系数图 (b)速度放大系数图

(c)加速度放大系数图

图5．10位移、速度、加速度放大系数
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通过图5．5到图5．7可以看出：在线弹性条件下，坡脚点的位移峰值约为

1．5mm，速度峰值2．6cm／s，峰值加速度约为O．98m／s2，加速度值出现在3．1秒

左右，与输入的地震荷载的最大峰值出现的时间和输入的地震荷载的峰值是相

吻合的。位移的最大放大系数大约为3．6，速度的最大放大系数约为3．3，加速

度的最大放大系数约为2．7。位移、速度、加速度放大系数在高度为280m以下

时变化不大，当高度大于280m时急剧的增加。速度、加速度的最大放大系数

出现在高度500m左右，最大的速度和加速度峰值分别为8em／s、2．69m／s2。而

位移的最大放大系数出现在坡顶，其位移约为5．4mrn。

通过图5．8到图5—10可以看出：考虑弹塑性D．P模型条件下位移时程、速

度时程和加速度时程与线弹性条件下有很大程度的相似性，且放大系数也相差

很小，这与第4章所述是一致的。

选取折算后峰值为0．129的EL波，采用粘弹性边界，不考虑阻尼，考虑

D．P本构关系与屈服准则，可以得到图5-9到图5．1l。

(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5-9坡脚点位移、速度、加速度时程图
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(a)位移时程图 (b)速度时程图

(c)加速度时程图

图5．10坡顶点位移、速度

(a)位移放大系数图 (b)速度放大系数图

Co)加速度放大系数图

图5．11位移、速度、加速度放大系数
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从图5-9到图5．11可以看出：在0．129的峰值荷载作用下，坡脚点位移、

速度、加速度峰值分别为1．8mm、3．1cm／s、1．15m／s2，且时程与O．19情形下的

很相似，只是峰值成比例的放大，各个放大系数图与0．19情形下的几乎一样，

说明整个边坡随着荷载峰值的增加，各点的位移、速度、加速度都在成比例的

增加，整个边坡都在弹性的范围内运动，没有出现塑性。

当把荷载的峰值调整到0．1 59后，在yL5、yL6以及∥5的下部裂隙尖点处

岩体出现塑性现象，导致计算无法收敛。这可能是由于网格的划分及应力集中

而产生了塑性，但这些区域并非这次分析中着重考虑的地方，实际岩体对局部

应力集中有很强的应力调整和松弛能力，所以对表5．4中的参数，调整yL5、yL6

以及∥5的粘聚力c，其他参数保持不变，以保证塑性区域不会出现在yL5、yL6

以及∥5的下部区域。并重新计算峰值0．159的EL波，可得到图5．12到图5．14，

及坡脚、坡顶的位移、速度、加速度时程图以及放大系数图。

(a)坡脚位移时程图 (b)坡脚速度时程图

(c)坡脚加速度时程图

图5．12坡脚点位移、速度、加速度时程图
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(a)坡顶位移时程图 (b)坡顶速度时程图

(c)坡顶加速度时程图

图5．13坡顶位移、速度、加速度时程图

(a)位移放大系数图 (b)速度放大系数图

(c)加速度放大系数图

图5．14位移、速度、加速度放大系数图
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从图5．12到5．14可以看出：0．159情形下坡脚点的位移、速度、加速度峰

值分别为2．3mm、3．8cm／s、1．43m／s2，且时程图与0．19情形下的很相似，在调

整了部分岩体参数后，计算得以收敛。整个边坡还是处于弹性状态下，各量的

放大系数与0．19情形下的几乎没有变化。

把荷载峰值提高到0．29，在XL316．1的上部区域出现塑性，导致大位移，

然后导致整个区域都出现大位移，致使程序无法收敛，可以判断边坡可能失稳。

下面截取几个点的位移时程图来说明，XL316．1上部点(检测点1)，高度为

415m，距离坡面的水平距离为71m。跟检测点1相同高度的坡面点(检测点2)，

XL316．1的下部点(检测点3)，画出这几个点的位移时程见图5．15。

(a)检测点l的位移时程 (b)检测点2的位移时程

(c)检测点3的位移时程

图5，15各个检测点的位移时程

这几个点都是在3．1s左右全部进入大变形，说明这几个点包含的区域整体

产生大变形，判定该边坡可能失稳。可能失稳的区域位于整个XL316—1卸荷裂

隙以外的坡面岩体。

岩质高边坡动力响应及三量的放大系数规律等可为工程边坡动力稳定性分

析提供一系列重要的基础数据，也是拟静力法边坡稳定性分析的基础及其可靠

性依据，对工程边坡的动力稳定性分析与评价具有重要意义。
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6．1主要结论

第6章结论与展望

本文总结了边坡动力问题的研究现状，着重从工程地质方面分析了地震作

用下边坡稳定性的影响因素，对有限元方法分析步骤及动力方程求解方法进行

了总结和分析，采用动力有限元方法对边坡的动力响应规律进行研究，特别是

探讨了岩质高边坡在水平动荷载及地震荷载作用下动力响应的加速度、速度、

位移三量放大系数分布的规律和特点。主要开展了以下工作：

(1)在总结前人研究成果的基础上，将地震作用下边坡稳定性的影响因素

归纳为边坡所处的地质背景、边坡的岩体结构类型和地层岩性组合、边坡的地

形地貌条件以及边坡的水文地质条件等方面，并讨论了边坡的工程地质模型以

及动力失稳机制。

(2)进行了边坡动力有限元方法分析步骤及动力方程求解方法的总结和分

析，讨论了动力方程及计算方法、非线性动力方程及计算方法、边坡动力分析

中所采用的单元、D．P弹塑性本构关系与屈服准则等。利用有限元程序ANSYS

中的APDL技术，通过编程，成功实现弹簧单元模拟动荷载条件下的岩质边坡

边界条件，减小岩体的动力计算范围，提高计算精度。

(3)探讨了粘弹性边界单元、动力方程中瑞雷阻尼、岩体材料弹性模量等

对边坡动力有限元计算结果的影响规律。研究了：①边界的设置对计算结果的

影响，得出了当选取合适的粘弹性边界参数，边界的远近设置达到一定范围后，

其边界对计算结果的影响很小。②瑞雷阻尼对计算结果的影响，得出了瑞雷阻

尼对计算结果影响显著。③随着阻尼比的增大，模型坡脚点和坡顶点的位移、

速度、加速度峰值呈下降趋势，且在不同的阻尼比下边坡的放大系数显著不同，

阻尼比越小，边坡的放大系数越大。④D-P弹塑性本构关系与屈服准则对计算

结果的影响，得出了当材料考虑D-P弹塑性本构关系与屈服准则时，边坡的的

位移、速度、加速度放大系数会比线弹性条件下的减小。④岩体材料的弹性模

量越小，边坡的位移、速度、加速度放大系数越大，且弹性模量对边坡放大系

数的分布形式有显著的影响。⑤荷载的持时、幅值以及频率对边坡放大系数均

有一定的影响。动力荷载的持时必须大于某一特定值，即当整个边坡全部运动

起来的最小时问。动力荷载的幅值对放大系数影响较小，但当材料考虑D．P时，

其放大系数会减小。动力输入周期r与边坡动力反应规律密切相关，可能对边
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坡的位移，速度、加速度的分布形式产生较大影响。

(4)结合工程实际，采用EL-Centro地震波荷载记录，对西南某岩质高边

坡动力响应规律进行了分析与讨论，得出了对工程实际十分有益的结论。①采

取粘弹性弹簧单元，选取合理的边界参数可以较好的模拟岩质边坡的动力响应

问题，并可以节约计算时间，提高计算效率。②当材料考虑D-P模型时，其放

大系数可能会稍微减小，当位移不很大时，考虑材料D．P模型时对放大系数分

布形式的影响很小。③对EL．Centro地震波进行成比例折减，分别取基岩加速

度峰值为O．1 g、0．129、0．159和0．29。当取0．19和0．129时，边坡整体处于弹

性状态，位移、速度、加速度时程与荷载的增加比例相同，放大系数很接近。

当取0．159时，边坡小部分区域(坡体内反倾向裂隙尖端)进入塑性，但这小部分

区域不是本次分析的重点，调整该区域材料参数后顺利计算出结果，从位移、

速度、加速度时程图看出边坡仍然处于弹性状态，放大系数也改变很小。当取

0．29后，在整条卸荷裂隙带处进入塑性状态，建议采取更有效的加固。

6．2展望

岩质高边坡动力响应分析中尚要进一步研究的工作有：

(1)岩质高边坡的分析模型的进一步研究。主要涉及边界条件和三维分析

问题，对岩质高边坡进行平面分析是一种简化的分析方法，实际上的边坡都是

三维空间问题，应进一步分析三维岩质高边坡。

(2)在动力荷载作用下的岩质高边坡阻尼的选取还需迸一步研究。如何取

得合适阻尼比才能真实的模拟岩质高边坡的动力响应还需进一步研究。

<3)如何采用更合适的应力应变关系曲线与屈服准则来模拟动力学中的岩

体还需深入研究。

(4)本文没有考虑地下水，特别是孔隙水对岩质高边坡的影响。下一步的

研究中，需把地下水的影响考虑进来。
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