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摘    要 

海上风机桩基础在风、浪、流等水平循环荷载作用下极易产生累积变形，影

响风电机组的正常服役甚至导致风机整体失稳破坏。且我国东部近海海域广泛分

布着深厚的软黏土层，桩周软黏土在长期循环荷载作用下极易产生超静孔隙水压

力的累积及强度弱化，影响桩土的相互作用。本文采用理论、试验和数值三方面

相结合的方式对软黏土地基海上风机桩基础在水平荷载下的累积变形规律进行深

入研究。在此基础上针对土体特性提出了适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化

本构模型，并应用到水平循环受荷单桩基础的数值分析中。根据试验及模拟研究

结果，建立了软黏土地基海上风机桩基础累积变形与极限控制荷载、曲率（初始

刚度）及设计荷载（循环幅值）有关的预测模型。可通过简单的现场静载试验或

静力数值模拟获得的荷载位移曲线，有效预测海上风机桩基础的桩顶累积变形。

本文的主要内容及研究成果如下：  

(1) 在修正剑桥模型的基础上，采用内屈服面渐进硬化机制实现当前应力点从

加载屈服面到外屈服面过程中塑性模型的光滑转变，建立统一的状态参数，采用

新的屈服面方程，提出了适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型。对于

黏土，选取 lne p− 平面上的正常压缩曲线NCL作为黏土的参考应力线，对于砂土，

选取 lne p− 平面上的极限压缩曲线LCC作为砂土的参考应力线，从而实现了黏土

与砂土当前应力点到参考应力点之间相对距离的统一。引入与砂土密实度有关的

屈服面形状参数，使模型能够考虑砂土的初始密实度，实现砂土不排水液化特性

的模拟，当不考虑该形状参数时，屈服面退化为黏土模式。此外，针对天然黏土

的循环特性，加入非线性小应变和弹性各向异性的概念以及结构损伤硬化法则，

同时在加载屈服面的硬化法则中增加循环累积速率控制参数，实现天然黏土在循

环荷载下闭合的滞回特性、循环安定和破坏特性，充分考虑土体在剪切过程中结

构性的逐渐退化。  

(2) 采用渐进硬化机制代替常规弹塑性模型的映射法则和插值定理，根据加载

屈服面的一致性条件进行简化积分计算，采用切面隐式积分算法使用类似于修正

剑桥模型的应力积分格式编写本构代码，并嵌入FLAC3D中。  

(3) 利用FLAC3D和本文提出的本构模型分析软黏土地基不同桩土参数下水平

受荷单桩基础的累积变形规律。根据模拟结果发现了桩周土反力的最大值总是出

现在泥面下 2D-2.5D深度处，同时，桩周土反力的弱化主要集中在泥面下 5D深度

范围内，5D深度以下，桩周土反力不再出现弱化。随后，采用幂函数的形式引入

桩顶累积变形计算公式，建立了桩顶累积变形与极限控制荷载、曲率（初始刚度）
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及设计荷载（循环幅值）有关的预测模型。可通过简单的现场静载试验或静力数

值模拟获得的荷载位移曲线，有效预测海上风机单桩基础的累积变形，同时简单

估算所需设计疲劳周期的循环控制幅值。  

(4) 开展了软黏土地基四腿导管架基础水平受荷离心模型试验，研究了导管架

基础在水平单调和循环荷载下的受力和变形响应。根据试验结果可知，加载历史

对导管架基础的力学响应影响很大，在低应力水平下，基桩在土体扰动后的桩身

弯矩和变形明显大于独立单调加载的情况，但在连续循环加载过程中，后循环的

导管架顶部的水平累积变形速率相比初次循环更为稳定，桩周土在多次循环下发

生孔隙水的消散与重固结，导致了桩周土的逐渐硬化。此外，基桩的水平位移和

弯矩随循环次数呈双对数线性增长，竖向累积位移则随循环次数的增加而线性增

加。加载顺序是影响水平变形增长率的主要因素，而竖向变形增长率和桩顶剪力

则取决于基桩的位置。导管架基础的循环p-y曲线呈现出典型的滞回和弱化特性。

桩周土反力的弱化主要集中在 5D深度范围内，浅层土循环弱化更为显著，这与单

桩的模拟结果相一致。  

(5) API规范中静力p-y曲线法低估了桩基的初始刚度和水平极限承载力。采用

双曲正切型p-y曲线法更适用于黏土地基海上风机桩基础桩土相互作用的计算。对

于软黏土地基导管架基础的群桩效应，前后排桩的p乘子分别可取 0.93 和 0.76，

这一数值明显低于砂土地基。同时，采用折减静力p-y曲线的方法，建立了桩周土

反力在循环荷载下的衰减模型，并建议了循环弱化因子的取值范围。另外，导管

架基础的循环累积变形规律与单桩相似，对比导管架基础试验数据，进一步验证

了利用静力荷载位移曲线预测桩顶累积变形方法对于导管架基础的有效性。  

 

关键词：弹塑性模型；离心模型试验；海上风机桩基础；桩土相互作用；循环累积变形 
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Abstract 

In complex marine environment, offshore wind turbine pile foundation is always 

subjected to strong cyclic loading from wind, wave and current loads. These lateral 

cyclic loads can easily lead to accumulative deformation of offshore wind turbine pile 

foundation, and affects its fatigue life and even leads to overall instability. In addition, 

deep soft clay is widely distributed in the coastal ocean of eastern China. The soil 

surrounding piles under lateral cyclic loading is prone to cause accumulation of excess 

pore water pressure and strength degradation, thus affecting the soil-pile interaction. 

In this study, accumulative deformation law of offshore wind turbine pile foundation 

in soft clay under is analyzed in detail by combining theory, experiment and numerical 

methods. Based on this, a two-yield surface progressive hardening elastoplastic model 

for clay and sand, namely UACC2, is proposed, and applied to the numerical analysis 

for single pile under lateral cyclic loading. Moreover, on the basis of the test and 

numerical results, a prediction model is established to predict  the accumulative 

deformation of pile with soil-pile relative stiffness, cyclic amplitude, cyclic number 

and loading height. Then, a control method for the accumulative deformation of 

offshore wind turbine pile foundation is proposed. The main contents and research 

results of this thesis are as follows: 

(1) Based on the Modified Cam-clay model, a progressive hardening mechanism 

of inter yield surface is employed to realize the smooth transformation of the plastic 

modulus from the loading yield surface to the outer yield surface. A unified state 

parameter and a new yield surface function are established for the proposed progressive 

hardening elastoplastic model. In order to realize unification of clay and sand, the 

normal compression curve (NCL) and the limit compression curve (LCC) in lne p−  

plane is used as the reference stress level respectively to  unify relative distance 

between the current stress point and the reference stress point for clay and sand. A 

shape parameter of yield surface related to relative density of sand is introduced to 

consider various initial relative density and simulation undrained liquefaction 

characteristics of sand. If this shape parameter is not considered, the yield surface 

function degenerates to that for clay. For cyclic behavior of soil, the nonlinear small -

strain stiffness and a special accumulative control parameter for the hardening law of 

loading yield surface are introduced to realize the closed hysteretic behavior, cyclic 
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shakedown and degradation of natural clay under cyclic loading. For natural clay, the 

elastic anisotropy and structure are added for influence of deposition, stress history 

and structure degradation during triaxial shearing.  

(2) The main feature of the proposed UACC2 model is that its constitutive 

equations can be simply formulated based on the consistency condition for the inner 

yield surface, instead of the mapping rule and interpolation theorem of classic al 

elastoplastic models. Then, it can be efficiently implemented using a stress integration 

scheme similar to that of the Modified Cam-clay model, and a cutting plane implicit 

integration algorithm is employed to write code for numerical software.  

(3) Considering different conditions for pile and clay, the accumulative 

deformation law of single pile subjected to lateral cyclic loading in clay is analyzed in 

detail using FLAC3D with the proposed UACC2 model. I t is found that the maximum 

soil resistance around piles appears at the depth of 2D-2.5D below the ground surface. 

And the cyclic degradation of the soil resistance around piles is mainly concentrated 

within the depth of 5D. Below this depth, the soil resistance around will not weaken. 

Then, a power function is introduced to calculate the accumulative deformation of pile 

head, and a prediction model, related to ultimate control load, curvature (initial 

stiffness), undrained shear strength, pile diameter, pile length and design load (cyclic 

amplitude) is established. Subsequently, the accumulative deformation of offshore 

wind turbine pile foundation can be effectively predicted by the load-displacement 

curve obtained by simple static load test or static numerical simulation.  

(4) A set of centrifuge model tests was conducted to discuss the lateral response 

of a tetrapod jacket foundation embedded in Kaolin. The test results mainly reveal that 

the loading history has a great influence on the lateral response of the jacket foundation. 

Under the low stress level, the bending moment and deformation of the jacket 

foundation after the soil disturbance is significantly greater than that under 

independent monotonic loading. However, in continuous cyclic loading, the lateral 

accumulative deformation rate of jacket top during post cyclic process is more stable 

than that during primary cyclic process. It is mainly due to the complex coupling of 

pore water pressure dissipation and clay reconsolidation under multiple cycles, 

resulting in the progressive hardening of clay surrounding piles. In addition, the lateral 

displacement and bending moment of piles increase linearly with cycles in double -

logarithmic coordinate, while the vertical displacement increases linearly with cycles 

in Cartesian coordinate. The loading sequence is the main Factor affecting the 

accumulation rate of the lateral displacement, while the accumulation rate of vertical 
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displacement and the shear force of pile top depend on the position of piles. Moreover, 

the cyclic p-y curve shows typical hysteresis and degradation characteristics. The 

cyclic degradation of soil reaction surrounding piles is mainly concentrated in 5D depth, 

and the cyclic degradation of shallow clay is more striking. 

(5) The static p-y method suggested by API underestimates the initial stiffness and 

lateral ultimate bearing capacity of offshore wind turbine pile foundation. By 

comparison, the hyperbolic tangent p-y method is more suitable for the calculation of 

soil-pile interaction for offshore wind turbine pile foundation. For pile group effect of 

jacket foundation in soft clay, p-multiplier of the leading-row pile and the trailing-row 

pile can be taken as 0.93 and 0.76, respectively. The values in soft clay is obviously 

lower than that in sand. Moreover, an attenuation model of soil reaction surrounding 

piles under cyclic loading is established by reducing static p-y curve, and the range of 

cyclic degradation factor is suggested. In addition, it is found that the accumulative 

deformation law of jacket foundation is similar to that of single pile. Compared with 

the test results of jacket foundation, it further verifies the effectiveness of the 

prediction method by using static load-displacement curve for jacket foundation. 

 

Key Words: Elastoplastic model; Centrifugal model test; Offshore wind turbine pile 

foundation; Soil-pile interaction; Cyclic accumulative deformation 
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第1章 绪    论 

1.1 研究背景及意义 

随着国民经济的超高速增长，我国已成为世界上最大的能源生产国和消费国，

但传统能源生产和消费模式造成了资源过快消耗、生态破坏等后遗症。开发利用

可再生能源、坚持绿色低碳发展是解决能源短缺、改善环境的有效途径。风能是

目前发展迅速、产业前景最好的可再生新能源之一。由于海上风速大，风力持久

稳定，风能产量高，且建造和使用对土地、环境噪声的影响较小，在过去的十年

里，海上风电市场迅速扩大（图 1.1）。据全球风能协会Global Wind Energy Council

（GWEC）的报告显示 [1]，截止到 2019 年底，我国海上风电装机总量接近 7GW，

成为继英国、德国之后的第三大海上风能产国（图 1.2）。根据我国“十三五”规

划，计划在 2020 年和 2030 年分别实现非化石能源占一次能源消费比重 15%和 20%

的目标，其中，到 2020 年底，风电累计并网装机容量达到 2.1 亿千瓦以上，其中

海上风电并网装机容量达到 500 万千瓦以上，确保风电年发电量占到全国总发电

量的 6%。这一规划的实施对推动我国能源转型和降低环境污染起到了重要作用。  
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图 1.1 2010-2019 年海上风电新增装机容量 [1]  图 1.2 2019 年底全球海上风电装机容量 [1] 

与陆上风机相比，海上风电技术难度更大，造价更高，而海上风机基础的造

价占风电场总造价的 25%，合理选择海上风机基础形式是降低海上风电场建设成

本的重要部分 [2]。目前海上风机基础发展形式主要分为重力式、单桩式、导管架

式，吸力桶式、浮式以及它们的组合式 [3, 4]（图 1.3）。随着海上风电场离岸距离以

及场址水深的增加，单桩和四腿导管架基础成为越来越多海上风电场的优先选择。

不同于其他海上构筑物，海洋风、浪、流等荷载环境使风机基础受荷形式复杂，

上部结构风压倾覆弯矩和风暴潮等循环荷载极易影响风电机组的正常服役性能甚
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至导致风机基础失效破坏 [5]。其次，我国东部近海海域广泛分布着深厚的软黏土

层。一个典型的海上风力涡轮机疲劳负荷设计周期为 108 次，软黏土在长期循环

荷载下极易产生超静孔隙水压力的累积及刚度弱化 [6]。因此，为保证海上风电机

组在使用寿命内的正常服役和安全，研究软黏土地基海上风机桩基础的循环累积

变形规律，提出科学的分析方法是非常有价值的。  

 

图 1.3 海上风机基础结构形式  

目前海上风机桩基础的设计方法主要参照陆上桩基础及海上石油开发平台的

标准，例如美国石油学会(American Petroleum Institute)的API规范 [7]和挪威船级社

DNV规范 [8]。但应用到工程实际，存在诸多问题 [6]：(1)API规范中的方法主要基于

小直径柔性桩的经验数据提出的，但海上风机桩基础的直径通常超过 2m，甚至达

到 8m，其受力和变形模式与小直径桩基有明显差异；(2)推荐的循环p-y曲线分析

方法更注重于极限承载力的计算，缺乏循环累积变形及循环刚度弱化的考虑。到

目前为止，水平循环荷载下大直径刚性桩及半刚性桩的试验及数值研究有很多，

且相应提出了一些经验性的循环p-y曲线分析方法 [5, 6, 9-21]。对于陆上小直径群桩

基础，相关学者研究了砂土和黏土地基中水平循环荷载下群桩的力学响应，并提

出了考虑群桩效应的折减系数法 [22-30]等。但海上导管架基础与大直径刚性桩及陆

上小直径群桩基础存在差异，传统的大直径刚性桩及陆上群桩分析方法很难完全

应用到海上导管架基础上。  

另外，土体的本构模型是大型数值计算软件的基础。常用的岩土数值软件（如

ABAQUS、PLAXIS和FLAC3D）内置的土体本构模型都是非常经典的弹、塑性模

型（如摩尔库伦模型M-C和修正剑桥模型模型MCC），这些本构模型通常不能有效

地模拟土体在循环荷载下复杂的应力应变响应。针对这一问题，国内外一些学者

在经典土体本构模型的基础上提出了可以考虑循环效应的模型（如MIT-E模型、

Bubble模型、CASM-C模型、UH模型等 [31-35]），但因积分难度大，很少有本构模型

能嵌入商业数值软件模拟复杂的实际工程问题。  

综上所述，建立可以考虑土体复杂应力应变关系且便于积分计算的本构模型

是利用商业数值软件计算实际工程问题的基础。在此基础上深入研究海上风机桩

基础在水平循环荷载下的累积变形规律，提出科学的分析方法对我国海上风电场
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的建设和运行具有重要的理论和工程意义。  

1.2 国内外研究现状 

1.2.1 饱和土临界状态本构模型  

1.2.1.1 黏土  

与其他金属材料相比，岩土材料表现出更为复杂的力学特性，例如静压屈服

性、压硬性、剪胀性、摩擦性以及应力历史和路径依存性。Roscoe等 [36]首次提出

了基于临界状态理论的剑桥模型OCC（Original Cam Clay），其以塑性体积应变 p

vd

为硬化参数，采用帽盖屈服面以及相关联流动法则，仅通过 4 个参数就能较好地

模拟土体的静压屈服性、压硬性及剪缩性（如图 1.4(a)）。随后，针对剑桥模型不

能考虑等向固结剪应变为零的情况（即塑性势面与 p 轴不正交），Roscoe和

Burland[37]采用椭圆形屈服面代替帽盖屈服面提出了著名的修正剑桥模型MCC

（Modified Cam Clay），如图 1.4(b)所示。修正剑桥模型的物理意义明确，能够较

好地模拟正常固结黏土和轻微超固结黏土的应力应变响应，被广泛的应用。  

修正剑桥模型的椭圆形屈服面公式如下：  

2
2

2
0c

q
f p pp

M
= + − =                     (1.1) 

式中，q为偏应力； p为平均有效应力； cp 为正常固结线上的传统屈服应力；

M为临界状态应力比。根据相关联流动法则推导出其剪胀方程为：  

2 2/

/ 2

p

v

p

s

d f p M

d f q

 

 

  −
= =

 
                   (1.2) 

式中，为应力比，即 /q p = ； p

sd 为塑性剪切应变增量。其硬化法则为：  

01 p

c c v

e
dp p d

 

+
=

−
                      (1.3) 

式中， 0e 为初始孔隙比；  为 lnv p− 平面下土体正常压缩线的斜率； 为 lnv p−

平面下土体回弹曲线的斜率。  

 

(a) 剑桥模型OCC                  (b) 修正剑桥模型MCC 
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                                (c) 边界面模型  

图 1.4 临界状态本构模型(程威 [38]) 

虽然剑桥模型OCC和修正剑桥模型MCC的提出为土体弹塑性本构模型的发

展奠定了基础，但也仅限于模拟正常固结黏土和轻微超固结黏土，因其仅采用塑

性体积应变 p

vd 作为硬化参数，不能考虑砂土剪切引起的体积膨胀特性和超固结

黏土的软化特性等。同时，由于假设屈服面内为弹性区域，其在模拟卸载-再加载

过程中只能产生弹性应变，无法描述土体的循环特性。为克服这些缺陷，Dafalias[31]

提出了边界面模型（图 1.4(b)），其通过当前加载点与边界面参考点之间的映射法

则，根据插值函数来实现当前加载点的塑性模量在边界面内随应力状态的变化，

使塑性应变在边界面内也能够产生。  

边界面模型的边界面相当于一个几何应力边界，加载屈服面或其他屈服面可

以在边界面内移动，根据应力历史 np 可以确定边界面的大小，其一般形式如下： 

( ), 0ij nF p  =                           (1.4) 

式中， ij  为边界面上任一点的应力张量。当前应力点 ij  可以由映射中心
ij 通

过映射法则对应到边界面上，即：  

( )if if ij ij     = − +                       (1.5) 

式中，  为映射相似比。当前应力点到边界面的塑性模量可通过插值函数实

现，其一般表达式如下：  

0

p p pK K k


 
= +

−
                       (1.6) 

式中，
pK 为当前应力点对应的塑性模量； pK 为边界面上参考应力点对应的塑

性模量；
pk 为塑性模量参数； 0 为

if  到映射中心
ij 的距离；  为当前应力点到

参考应力点之间的距离。  

由于上述模型在卸载过程中不产生塑性应变，在卸载 -再加载段会产生开放的滞回曲

线，如图 1.5(a)所示，不能真实地描述土体的循环滞回特性。Zienkiewicz和Mroz[39]提出
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了广义塑性理论，假设即使应力增量指向屈服面内侧时也能产生塑性变形，同时使当前

应力点始终位于屈服面上，从而使土体在循环荷载下产生闭合的滞回曲线，如图 1.5(b)。

该模型的弹塑性矩阵与土体的应力状态和应力历史有关，卸载采用卸载弹塑性矩阵，有

效地实现了土体在卸载时的塑性变形 [40, 41]。  

   

(a) 开放的滞回曲线                       (b) 闭合的滞回圈  

图 1.5 卸载-再加载段的滞回曲线  

Mroz等 [42, 43]在临界状态模型的基础上引入运动硬化机制，为循环荷载下的土

体本构模型的发展提供了新的思路。Al-Tabbaa和Wood[44]基于运动硬化理论在边

界面内定义了一个可以平移、扩大和缩小的运动屈服面（气泡面），建立了气泡模

型Bubble（图 1.6）。此类运动硬化模型的主要特点在于平移规律和硬化函数的构

建上，前者用来控制气泡面和边界面的运动和相互作用，后者用来描述两个屈服

面之间塑性模量的变化。气泡模型可以很好地模拟土体在循环荷载下闭合的滞回

特性，但同样，当前应力点的塑性模量不是通过运动屈服面的一致性条件获得的，

需要依赖于当前应力点到边界面的相对距离通过内插函数来求得。  

 

图 1.6 气泡模型Bubble(Al-Tabbaa和Wood[44]) 

气泡模型的边界面和运动屈服面的一般形式如下：  

( )
( )

2

2
2

2
0

q

p

q
F p a

M




−
= − + − =                   (1.7) 

( )
( )

( )

2

2 2

2
0

q

k p

q
f p Ra

M




−
= − + − =                 (1.8) 
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式中， ( ),p q  为边界面中心的坐标； ( ),p q  为运动屈服面中心的坐标； a 为边

界面沿 p轴的半径；R为运动屈服面与边界面的相似比。根据运动硬化规律，运

动屈服面中心点的增量可表示为：  

p p

p p

p da
d d a p

R a


  

− 
= + − + 

 
                (1.9) 

p q

q p q

q da
d d q

R a


  

− 
= + + 

 
                (1.10) 

其中，  

( )
( )

( )
( ) ( ) ( )

2

2

q

p p

p p p q p q

p p p p

qda da
dp p p dq q

a a M
d

p q q
p a p q

R M R





  



−   
 − − + −   

   =
   − − −

− + − + −   
      

     (1.11) 

当前应力点到边界面的塑性模量同样由两部分组成：  

p pK K H= +                        (1.12) 

其中，内插函数H的表达式为：  

3

max

a b
H

b



 

 
=  

−  
                    (1.13) 

式中，b为当前应力点
ij  到对偶点之间的距离，表达式如下：  

( )
( ) ( ) ( )

2

1 p p p q p q

p p p p

p q q
b p a p q

Ra R M R

  


    − − − 
= −  + −  +  −  

        

   (1.14) 

maxb 为当前应力点
ij  到对偶点之间的最大距离，可简化为：  

( )max 2 1b a R= −                      (1.15) 

不同于具有径向映射的边界面塑性理论，Hashiguchi[45]在经典弹塑性理论的

基础上提出了下负荷面的概念，假设下负荷屈服面不仅在加载状态下而且在卸载

状态下始终通过当前应力点与边界屈服面保持几何相似，使边界面随着下负荷面

的移动而扩大或收缩，通过下负荷面实现边界面内弹性到塑性的光滑过渡。  

基于上述理论的框架，大量学者提出了改进的可以考虑循环荷载的临界状态

本构模型。例如，Whittle[33, 46, 47]在Kavvadas[48]提出的MIT-E1 模型的基础上结合

非线性小应变理论和各向异性理论提出了适用于超固结黏土的MIT-E3 模型。Yu

等 [34]在CASM模型 [49]的基础上考虑不同的加卸载塑性模量建立可以考虑循环荷

载的CASM-c模型。Yao等 [35, 50, 51]在修正剑桥模型的基础上通过建立统一的硬化参

数发展了一个统一的UH模型，并扩展到循环荷载。Hu等 [52] 将Masing法则推广到

边界面塑性理论中，采用应力反转点作为边界面的广义映射中心，建立了一个可
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以考虑饱和黏土循环安定与破坏特性的弹塑性模型。黄茂松等 [53, 54]在边界面塑性

理论的基础上采用可移动的映射中心，提出了适用于软黏土的边界面本构模型，

同时利用上海黏土的循环三轴试验验证了该模型的可行性。Li和Meissner[55]在运

动硬化理论的基础上引入一个记忆中心来考虑特定加载历史的记忆，同时根据应

力空间中加载路径的方向调节边界面和加载面的运动，建立的模型可以有效地模

拟饱和黏土在单调和循环荷载下的应力应变响应。Hong等 [56]采用渐进硬化的概念，

通过引入内屈服面硬化法则建立了双屈服面塑性模型，并结合运动硬化机制提出

了一个可以考虑循环荷载的双屈服面弹塑性模型 [57]。Yin等 [58]在临界状态理论的

基础上采用剪切滑动面和压缩面两个屈服面的形式，通过引入应力反转技术建立

黏土在循环荷载作用下的弹塑性模型。  

1.2.1.2 砂土  

修正剑桥模型常被用来描述正常固结或轻微超固结黏土。其主要特点如下：  

(1) 正常压缩线NCL在 lne p− 平面上为一条直线。  

(2) 临界状态线CSL在 lne p− 平面上与NCL平行，如图 1.7(a)所示。  

与黏土相比，砂土的力学性质较为复杂，大量试验研究 [59-67]表明：  

(1) 砂土的各向同性压缩曲线 ICC和临界状态线CSL在 lne p− 平面上不是直线，

但在高应力水平下趋近于一条渐近线LCC，如图 1.7(b)所示。  

(2) 砂土在低应力水平下几乎不可压缩，大的体积变形仅发生在应力水平较高

的情况下，砂土在高应力水平下的颗粒破碎对其力学响应影响显著。  

(3) 在低应力水平下，砂土的各向同性压缩曲线ICC的斜率在 lne p− 平面上小

于临界状态线CSL相对应的斜率，但在高应力水平下，两条曲线几乎平行。  

(4) 同一种砂土在不同的应力水平和密实度下应力应变响应是不同的，如图

1.7(b)所示。  

     

(a) 黏土                                 (b) 砂土  

图 1.7 土体在 lne p− 平面的体积变形特性(Sheng等 [68]) 

针对以上规律，常见的砂土体积变形计算方法如下 [68]：  
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(1) 单对数方法。砂土的体积变化规律在 lne p− 平面上为直线或双直线 [49, 69]，

此方法通常适用于黏土，例如：  

lnc ref

at

p
e e

p


 
= −  

 
                     (1.16) 

(2) 幂函数或双对数方法。幂函数法假设弹性体积模量与平均有效应力成正比，

Li和Wang[70]借用这一思想，将临界状态孔隙比表示为平均有效应力的幂函数，即： 

0c c

at

p
e e

p




 

= −  
 

                     (1.17) 

由于幂函数可以用双对数空间中的直线来表示，孔隙比对数与平均有效应力

对数之间的线性关系也常被用于表示砂土的极限状态 [65]。这种采用双对数的形式

可保证孔隙比在高应力水平下不是负数，但由于形式简单，不能很好地描述低应

力水平下砂土的体积变化。  

(3) 基于颗粒材料亚塑性模型中的非线性函数方法。这些函数能够很好地预测

砂土的体积变化规律，可替代经典的临界状态塑性模型 [71-73]。  

鉴于砂土和黏土力学行为的不同，大量学者在临界状态理论的基础上提出了

改进的适用于砂土的弹塑性模型。Poorooshasb等 [74]采用单一的屈服面和非相关联

流动法则来描述砂土的弹塑性行为。Been和Jefferies[69]提出了砂土状态参数的概

念，通过砂土在 lne p− 平面上的当前状态与参考状态之间的相对距离定量表征砂

土在不同的密实度和不同的应力水平下的状态，且这一距离在试验中相对容易测

量，其具体表达式如下：  

ce e = −                         (1.18) 

式中， 为砂土的状态参数；e为当前孔隙比； ce 为临界状态线上的参考孔隙比。

随后，Jefferies[75]基于砂土状态参数的概念提出了相应的适用于砂土的弹塑性本

构模型。Li和Dafalias[76]认为砂土的塑性流动方向不仅与应力比有关，还与砂土的

初始状态有关，因此在边界面模型的基础上，通过在剪胀方程中引入状态参数 ，

提出了适用于砂土的边界面模型。Yin等 [58, 77]根据Biarez和Hicher[78]定义的砂土峰

值摩擦角与内摩擦角和状态参数（此处定义 / ce e = ）之间的关系提出了适用于砂

土的双面弹塑性模型。Daouadji等 [79]认为砂土在高应力水平下的颗粒破碎会使临

界状态线发生滑移，并由此建立了可以考虑颗粒破碎的砂土弹塑性模型。Yao等 [50]

用两个状态参数分别描述了松砂和密砂不同的力学行为，提出了砂土的临界状态

本构模型。上述模型大多通过引入状态参数作为临界状态模型的内在变量，以此

反映砂土与临界状态相关的相对密实度和应力状态，从而实现灵活的峰值剪胀和

相变应力比。  

此外，基于砂土和黏土应力应变关系的相似性，一些学者尝试在临界状态理

论的基础上提出土体统一的弹塑性本构模型。例如，Yu等 [34]在修正剑桥模型的基
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础上，把与广义应力比相关的状态参数引入屈服面方程，提出了统一的弹塑性模

型CASM，该模型能较好地预测低应力水平下不同密实度砂土和不同超固结比黏

土的应力应变关系。Pestana和Whittle[80]在MIT-E模型的基础上，将当前孔隙比作

为状态变量来描述砂土的峰值摩擦角和剪胀率，同时修正了MIT-E的屈服面方程

和硬化法则，建立了统一的弹塑性模型MIT-S1。Asaoka等 [81, 82]假设在 lne p− 平面

上砂土和黏土的临界状态线CSL都为直线，通过在修正剑桥模型MCC中引入上负

荷面，建立天然土体的弹塑性模型，该模型可以模拟松砂在反复幅值较小剪切应

力作用下的压密过程。Zhang等 [83]在Asaoka模型 [81, 82]的基础上，引入超固结比演

化方程建立了适用于砂土的弹塑性模型。  

1.2.2 黏土地基海上风机单桩基础水平受荷特性  

海上风电机组所处的环境条件恶劣，长期受风、浪、流等循环荷载作用。图

1.8(a)展示了典型的海上风机单桩基础在风和波浪荷载作用下沿塔架长度的荷载

分布，主要可分为 [84]：  

(1) 塔架底部不受旋转涡轮叶片的干扰，塔底来自风荷载的水平单调力。  

(2) 塔架顶部由于旋转涡轮叶片的周期性干扰，在风荷载和旋转叶片的共同作

用下，在塔顶形成的循环荷载。  

(3) 来自波浪的水平循环荷载。  

 

(a) 实际荷载                    (b) 等效荷载  

图 1.8 海上风机单桩基础荷载分布示意图(Bhattacharya等 [84]) 

海上风机塔架所受的水平荷载H可近似为单调和循环荷载，如图 1.8(a)所示，

其到泥面的距离为d，H表示作用于塔架上的水平荷载。除了水平荷载，塔架还需

承受来自自身重力的垂直荷载，但相对于水平荷载，垂直荷载通常可以忽略不计

[85]。因此，海上风机桩基础所受的荷载通常可以近似等效于作用于桩顶或泥面处

的水平荷载H和弯矩M（如图 1.8(b)）。  
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1.2.2.1 桩土相互作用  

当单桩受到水平荷载时，上部结构-桩基-地基系统的平衡通过调动桩基周围

土体的被动和主动土压力来实现。土反力的分布通常取决于桩端的固定形式以及

桩土的相对刚度l，其中桩土相对刚度受桩径、桩长、埋入深度以及土体刚度等因

素影响。根据桩土相对刚度的定义以及水平荷载下桩基的变形机理，通常可将单

桩简单分为刚性桩和柔性桩，如图 1.9 所示。当桩径较大、桩长较短以及土质较

差时，桩基的刚度相对于土体刚度很大，在承受水平荷载时，桩基不会发生挠曲，

桩身通常绕轴线上某点转动，可视为刚性桩，如图 1.9(a)所示，桩基的水平承载力

通常由土体强度决定。当桩长较长，桩径较小以及土质较好时，桩基的刚度相对

于土体不大，当受到水平荷载时，桩身通常发生挠曲变形，此时桩端固定，可视

为柔性桩，如图 1.9(b)所示，其水平承载力通常通过桩身弯曲来抵抗。  

 

(a) 刚性桩                     (b)柔性桩  

图 1.9 单桩变形机理类型(孙永鑫 [19])  

根据我国《港口工程桩基规范JTJ254-98》[86]的判别方法，桩土相对刚度可定

义为：  

  5

0

P PE I
l

mb
=                            (1.19) 

式中，EpIp为桩的抗弯刚度；m为地基系数； 0b 为计算宽度。根据表 1.1 的分类方

法，由桩土相对刚度和埋入深度的相对关系，可将桩基划分为刚性桩、中长桩和

弹性长桩。  

表 1.1 桩基变形机理判别方法 [86] 

刚性桩  
柔性桩  

中长桩  弹性长桩  

z < 2.5l 4l ≥ z ≥ 2.5l z ≥ 4l 

注：z为埋入深度  

国外通常采用下列表达式作为刚性桩和柔性桩的判别方法，即桩土相对刚度
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的定义为：  

  
4

p p

s

E I
l

E z
=                            (1.20) 

式中，EpIp为桩的抗弯刚度； sE 为土体的弹性模量；z为入土深度。不同的学者根

据l的取值给出了不同的划分建议，常见的判别标准如表 1.2 所示。  

表 1.2 常见的桩基类型判别方法  

参考文献  刚性桩  半刚性桩  柔性桩  

Broms[87] l > 0.05 - l ≤ 0.05 

Poulos[88] l > 0.1 0.1 ≥ l ≥ 0.01 l < 0.01 

Poulos和Hull[89] l > 0.208 0.208 ≥ l ≥ 0.0025 l < 0.0025 

Briaud[90] l < 0.071 0.1 ≥ l ≥ 0.01 l < 0.0031 

1.2.2.2 桩周土流动机理  

图 1.10 分别展示了刚性桩、半刚性桩和柔性桩桩周土在水平荷载下的流动机

理 [12]，根据流动模式，可以分为 3 类，即靠近泥面处的楔形流动（A-A），桩基中

部附近沿桩横截面的水平流动（B-B）以及桩端附近沿桩中轴线的旋转流动（C-

C）。不论是哪种类型的桩基，在靠近泥面处，桩周土在桩前被动土压力楔形区形

成空腔流动，桩后主动土压力区形成间隙。在这种情况下，桩前被动楔形体产生

的土反力是唯一可抵抗水平外力的力，同时可阻碍桩体变形，其大小主要取决于

土体的抗剪强度和自重。如图 1.10(b)和(c)所示，半刚性桩和刚性桩的桩端由于会

发生转动，附近桩周土会形成旋转流动。而柔性桩由于桩端固定，不会形成旋转

流动，其流动机理主要由地表附近的楔形破坏和楔形区下方的全流动组成 [91, 92]。

半刚性桩介于刚性桩和柔性桩之间，一般同时存在上述三种流动模式（如图

1.10(b)），通常随着桩基长径比的增加，桩基下半部分桩周土的流动机制会发生明

显改变 [12]。  

 

(a) 刚性桩                        (b) 半刚性桩               (c) 柔性桩  

图 1.10 桩周土流动机理(Hong等 [12]) 
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1.2.2.3 桩的水平极限承载力  

桩的水平极限承载力 up （土体的水平极限土反力）通常表示为桩径D和土体

不排水抗剪强度 us 的函数 [93]：  

u p up N s D=                          (1.21) 

式中，
pN 为水平承载力系数（水平极限土反力系数）。  

土体的不排水抗剪强度 us 与土的性质和剪切方式有关，而
pN 值是桩土相互作

用的综合体现，与桩基的变形机理有关。  

Broms[87]首先详细讨论了水平受荷桩极限承载力的确定方法。根据桩的相对

长度、桩截面的塑性弯矩和土体的不排水抗剪强度，确定了不同的破坏机理。同

时建议了水平受荷桩的极限承载力系数
pN 值，对于黏性土，取水平极限承载力系

数 9pN = ，靠近泥面时，该值减小，从而考虑不同深度处桩土不同的变形模式。

但该值的确定主要是经验性的，并没有从理论上得以证明。  

Reese[94]对水平受荷方形桩进行了极限平衡分析，如图 1.11 所示，假设方形

桩周围有 8 个相同大小的方形土块，当桩受到水平荷载作用时，土块沿横截面方

向产生水平形变，由此推导出承载力系数
pN 值。Reese建议当桩土接触面完全粗

糙时， 12pN = ，当桩土接触面光滑时， 10pN = 。这种分析方法只适用于桩土界面

连续的情况，对应于上节的全流动模式，即B-B截面。  

 

图 1.11 方形桩极限平衡分析示意图(Jeanjean等 [95]) 

Randolph和Houlsby[96]对水平受荷圆形桩采用了塑性极限分析方法。假设土体

是各向同性均质且完全塑性的黏性材料，将桩土计算简化为塑性理论中的平面应

变问题，提出了水平受荷圆形桩极限承载力的上下限解法。根据这些假设，建议

了桩土界面不同粗糙度下的
pN 值，见表 1.3。同时，Randolph和Houlsby给出了极

端情况（桩土界面光滑、完全粗糙）下土体滑移线的网格示意图，如图 1.12 所示，

显示了土体变形区的大体范围和形状，进一步说明了粗糙界面下土体的变形区域

较大使得桩的水平极限承载力较大。值得注意的是，对于完全粗糙的界面，该建

议值是精确的，因为这种情况下上下限解是相同，而其他情况下建议值对应于下

限解。  
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表 1.3 不同界面粗糙度下的水平承载力系数Np
[96] 

粗糙度  Np 

0.0(光滑) 9.142 

0.1 9.527 

0.2 9.886 

0.3 10.220 

0.4 10.531 

0.5 10.820 

0.6 11.088 

0.7 11.336 

0.8 11.563 

0.9 11.767 

1.0(完全粗糙) 11.940 

 

(a) 接触面光滑                     (b) 接触面完全粗糙  

图 1.12 土体滑移线网格示意图(Randolph和Houlsby [96]) 

Murff和Hamilton[92]、Martin和Randolph[97]以及Klar和Randolph[91]等采用上限

分析方法进一步讨论了
pN 的取值范围。其中，Martin和Randolph[97]的上限解和

Randolph和Houlsby[96]的下限解非常接近，从而证明了Randolph和Houlsby[96]的建

议值在非完全粗糙界面下也是较为精确的。  

目前，大多数海上风机基础设计规范中的
pN 值采用Matlock[25]、Broms[87]和

Reese[94]的建议。其中，根据美国石油协会API规范 [7]的建议，不同深度处黏土的

pN 值在 8-12 之间变化，在没有具体标准的情况下，API规范推荐采用 9pN = 。  

针对浅层土楔形破坏机理，即对应于 1.2.2.2 节的楔形流动模式（A-A），

Reese[94]基于被动土压力区楔形体的极限平衡分析（如图 1.13），提出了均质土的

水平极限土反力系数
pN 计算方法：  
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0p p pwN N N= +                         (1.22) 

其中，  

0

2 2.83 ,    

3 2.83 ,    
p

z

D
N

z

D


+

= 
 +


光滑

完全粗糙

                 (1.23) 

=pw

u

z
N

s


                          (1.24) 

式中，z为入土深度；  为土的重度；D为桩径； us 为土体不排水抗剪强度。  

 

图 1.13 被动土压力区楔形体极限平衡分析几何示意图(Jeanjean等 [95]) 

Matlock[25]在Lake Austin和 Sabine River的黏土地基中进行了一些列直径

0.324mD = 的钢管桩水平受荷现场试验，根据试验结果，修改了Reese[94]基于极限

平衡分析法提出的
pN 计算方法，提出了经验性的浅层土水平极限土反力系数

pN

的计算表达式：  

3p

u

z z
N J

D s

 
= + +                       (1.25) 

式中，J为模型参数； 为土的平均有效重度；z为入土深度； us 为土体不排水抗剪

强度。对于Lake Austin和Sabine River的黏土地基的试验数据，桩土界面粗糙和光

滑时，J分别取 0.22 和 0.5。  

1.2.2.4 黏土地基单调p-y曲线分析方法  

由于p-y曲线法（即复合地基反力法）可以灵活地反映桩周土在水平荷载下的

非线性特性以及综合考虑桩土的相互作用，同时其模型简单、计算方便，已被广

泛应用于大直径桩基特别是海上风机桩基础的水平变形分析。P-y曲线法通常采用

Winkler-spring模型对水平受荷桩进行分析，假设桩基为一个弹性地基梁，桩土相

互作用简化为一组独立的、一维的和非线性的弹簧，如图 1.14 所示，每根弹簧都

单独遵循p-y曲线分析方法，其中p为单位长度的土反力，y为相应桩截面的水平位

移。  



博士学位论文 

 15 

 

图 1.14 水平受荷桩p-y曲线计算简图(Jeanjean等 [95]) 

Matlock[25]基于软黏土地基直径 0.324mD = 钢管桩水平受荷现场试验提出了

软黏土单调p-y曲线分析方法，其计算表达式为：  

1/3

50

0.5 u

y
p p

y

 
=  

 
                     (1.26) 

其中，  

50 502.5y D=                         (1.27) 

3

9

u

u u

u

z z
J s D

p D s

s D

 
+ + 

=  



                  (1.28) 

式中， up 为单位桩长的水平极限土反力（桩的水平极限承载力）；y为相应桩截面

的水平位移； 为土的平均有效重度；z为入土深度； 50y 为水平土反力达到水平极

限土反力一半时对应的桩身水平位移，如图 1.15 所示； 50 为不排水三轴试验下土

体达到最大剪应力一半时对应的轴向应变，在没有具体试验资料的情况下，可按

表 1.4 取值。  

 

图 1.15 Matlock[25]软黏土p-y曲线  
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表 1.4 su建议值(杨清杰 [98]) 

名称  数值  

su(kPa) <48 48-54 54-107 107-215 >215 

ε50 0.02 0.01 0.007 0.005 0.004 

Dunnavant和O'Neill[99]在硬黏土地基上开展一系列水平受荷单桩现场试验，

根据试验结果，在Matlock[25]的基础上提出了改进的p-y曲线分析方法。该方法考

虑了桩土相对刚度的影响，即：  

0.7

50

1.02 tanh 0.537u

y
p p

y

  
 =  
   

                 (1.29) 

其中，  

u p up N s D=                         (1.30) 

min 2 0.4 ,9v
p

u

z
N

s D

 
= + + 

 
                  (1.31) 

0.875

50 500.0063y Dl −=                     (1.32) 

4

p p

s

E I
l

E L
=                          (1.33) 

式中， l 为桩土相对刚度，其余参数如上。  

Reese等 [100]对直径 0.61mD = 的单桩进行了现场试验，提出了适用于硬黏土的

p-y曲线分析方法。如图 1.16 所示，该方法将p-y曲线划分为四个部分来定义，最

开始的一小部分为纯弹性段，p-y曲线线性增长。随后，p-y曲线呈非线性增长，直

到位移到达 6 cy Ay= 对应的峰值。根据硬黏土的应变软化特性， p-y曲线在到达峰

值后线性减小，直到位移达到 18 cy Ay= 后趋于稳定。  

 

图 1.16 Reese等 [100]硬黏土p-y曲线  

Georgiadis等 [101]通过在软黏土中开展水平受荷单桩常重力模型试验，提出了

双曲线型单调p-y曲线分析方法：  
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1

u

y
p

y

k p

=

+

                          (1.34) 

式中，k为水平初始反力模量，根据Vesic[102]建议，
4

12
2

0.65
1

s s

p p

E D E
k

E I 
=

−
； sE 为土

体弹性模量；μ为泊松比；EpIp为桩的抗弯刚度。  

Jeanjean等 [93]对直径 0.91mD = 单桩开展水平受荷离心模型试验，提出了双曲

正切型单调p-y曲线分析方法：  

0.5

maxtanhu

u

G y
p p a

s D

  
=   

   

                   (1.35) 

其中，  

u p up N s=                           (1.36) 

12 4

z

D

pN e

− 
 
 = −                       (1.37) 

0.25 0.05 ,    <6

0.55,    6     

 




+
= 


                   (1.38) 

0

1

u

u

s

s D
 =                           (1.39) 

式中，Gmax为土体最大剪切刚度；ϛ为经验系数，通常取 0.01。同时明确指出API

规范建议的黏土地基单调p-y曲线分析方法偏保守，低估了水平极限土反力的大小。

建议API规范推荐的最大水平极限土反力系数
pN 由 9 增加到 12。  

Nichols等 [103]在Jeanjean等 [93]的基础上根据一系列导管架基础水平受荷三维

有限元模拟结果，对水平极限土反力pu进行了修正以更贴合试验数据，即  

u p up N s D zD = +                      (1.40) 

其中，  

0.6

4 2p

z
N

D

 
= +  

 
                    (1.41) 

Zhu等 [104]基于广东桂山海上风机基础的现场试验进一步改进了Jeanjean等 [93]

的方法，通过引入一个参数β修正土体的水平极限土反力，即
u p up N s D zD  = + ，

以此考虑打桩引起的桩周土体重固结对土体强度的影响，根据现场试验建议β的

平均值取 5.17。 同时，给出了ϛ的推荐值为 0.003，Gmax/su的推荐值为 1900，并建

议了N的计算公式：  
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1 2 expp

z
N N N

D


 
= − − 

 
                  (1.42) 

式中，N1 为经验控制系数，根据Murff和Hamilton[92]建议取 9.0；(N1-N2)为泥面处

的截止值，根据Murff和Hamilton[92]建议可取 2.0；系数 可表示为：  

0.25 0.05 ,       <6

0.55,     6

 




+
= 


                  (1.43) 

其中， ( )0 1/u us s D = ，su0 为泥面处土体不排水抗剪强度值；su1 为土体不排水抗剪

强度随深度的变化率。  

Zhang和Andersen[105]通过室内试验和有限元分析，提出了一个可以从直剪试

验DSS中构造p-y曲线的方法。应力应变曲线到p-y曲线的转换如图 1.17 所示，选

取应力应变曲线和p-y曲线上具有相同水平承载力的值，即 / /u up p s= ，通过两个

比例系数 1 和 2 从剪切应变缩放到水平位移。同时，采用常数系数 1 ，假设 2 取

决于界面粗糙度r，即：  

2 1.35 0.25r = +                      (1.44) 

该方法可以明确考虑桩土界面粗糙度因子r对p-y曲线强度和形状的影响。单位桩

长的极限土反力系数换算可得：  

9 3pN r= +                        (1.45) 

 

图 1.17 Zhang和Andersen[105]p-y曲线方法  

1.2.2.5 循环荷载下桩基累积变形分析方法  

由于海上恶劣的环境条件，海上风机桩基础承受长期的水平循环荷载，导致

桩周土产生永久的累积变形，使桩顶产生累积的水平位移和转角。多数文献中建

议泥面处海上风机桩基础的最大累积转角不应超过 0.5°[12, 106]。Cuellar等 [107]和Zhu

等 [5]采用桩顶水平位移 0.1D作为桩基的极限控制位移。有效预测和控制桩基的累

积变形对海上风机机组的正常服役具有重要意义。目前，可用的设计标准（如API

规范 [7]和DNV规范 [8]）仅提供简化的p-y曲线方法来评估循环荷载对正常服役期间

桩基水平受荷的影响。  

API规范 [7]采用折减单调p-y曲线上桩周土反力的方法来考虑循环荷载对桩周

土的弱化作用，其建议在黏土地基的特定深度范围内将水平极限土反力降低 0.72
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倍。随后，Bhattacharya等 [108]根据试验和有限元模拟结果将系数从 0.72 修正为 0.5

以考虑循环效应。此方法虽然简单方便，但并没有考虑循环次数和土体累积变形

等的影响。  

Dunnavant和O'Neill[99]选取 3 种不同直径的单桩在硬黏土地基上开展了一些

列水平循环加载现场试验，在提出的单调p-y曲线的基础上考虑循环次数的影响对

极限土反力 up 进行折减，提出的循环p-y曲线分析方法如下：  

u cm up N s D=                         (1.46) 

0

0

min 0.1 0.36 ,0.76      100

min 1 0.45 0.18 log ,1      

cm

p

z

zN

N z
N N

z

  
+  

 
= 

  
− −  

  

， 次循环内

， 次循环

        (1.47) 

式中， 0 1mz = ，为临界桩身挠度，当低于该临界桩身挠度时，土体不会发生循环

弱化。试验数据表明，直到桩头位移达到 0.01D左右，土体才开始出现明显的循

环弱化，而造成土体弱化的主要原因是桩周围形成的永久性间隙。  

Rajashree和Sundaravadivelu[109]在Georgiadis等 [101]提出的单调p-y曲线分析方

法的基础上结合试验和有限元研究结果提出了循环p-y曲线分析方法，引入循环弱

化系数来折减水平极限土反力，即：  

( )1un n up p= −                      (1.48) 

1min log ,1
0.2

n

y
N

D


 
=  

 
                  (1.49) 

式中， n 为循环弱化系数； 1y 单调加载下对应的桩身水平位移或第一次循环加载

对用的水平位移。此分析方法假设水平极限土反力的弱化与循环次数的对数成正

比，进而可求得不同深度处的桩身累积变形。如图 1.18 展示了该方法求得的泥面

处水平位移与试验的对比结果。  

 

图 1.18 Rajashree和Sundaravadivelu[109]分析方法预测结果  

Jeanjean等 [93]根据一系列单桩水平循环受荷离心模型试验，在提出的双曲正
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切型单调p-y曲线分析方法的基础上进一步发展了循环p-y曲线分析方法，假设循

环p-y曲线的割线模量与循环次数有关，即：  

( )1

0.9

0.9 2.5 tanh 0.7 log

NR

R N
=

+
                 (1.50) 

式中， NR 为第N次循环下的p-y曲线割线模量； 1R 为第 1 次循环下的p-y曲线割线模

量。同时根据试验结果可知割线模型在 200 次循环后几乎不再弱化。  

Allotey和El Naggar[110]采用非线性温克勒地基梁模型来分析浅层和深层地基

循环荷载下的桩土相互作用。该模型可以考虑桩土的非线性、松弛区发展、循环

弱化等因素，对软弱土和部分软弱土地基中桩的离心试验的预测结果与试验结果

吻合较好。  

Zhang等 [111]在软土地基中对单桩开展一系列水平循环加载离心模型试验，研

究了超固结软土中刚性桩在水平循环荷载作用下的受力与变形特性，分析了不同

循环条件下H-y曲线割线模量的变化规律。研究结果表明割线模量在循环初期弱

化显著，随循环次数的增加逐渐趋于稳定，体现了土体重塑软化效应和再固结硬

化效应之间的平衡。同时，循环刚度在较大的循环幅值下退化更为迅速，初始刚

度也较低，而较小的循环幅值似乎不会导致水平刚度的进一步重塑和退化。  

Khemakhem等 [112]通过一系列离心模型试验研究了单桩在水平循环荷载下的

力学响应，分析了单桩桩顶位移和弯矩随循环次数的累积变化规律，提出了幂函

数模型来模拟桩土的长期循环累积变形响应。  

Zhu等 [104]在广东省桂山海上风电场软土地基进行了两个直径为 2.2m的打入

桩水平循环受荷的现场试验。根据试验结果导出的循环p-y曲线，定义并计算了循

环软化因子t，即
1

t

Np p N −= ，其值随入土深度的增加而减小。  

1.2.3 黏土地基海上风机导管架基础水平受荷特性  

对于导管架基础，其在水平荷载下的力学响应比单桩更为复杂。考虑到现场

试验的难度和成本，黏土地基导管架基础研究多基于数值模拟，少量基于室内模

型试验。  

Mostafa和EI Naggar[113] 采用有限元软件ASAS计算了导管架基础在波浪力下

的桩土响应，采用循环p-y曲线和t-z曲线法模拟桩身位移和桩周土反力，以考虑土

体的非线性和阻尼的能量耗散。同时考虑了群桩效应，对单桩荷载传递曲线进行

了修正。  

Nichols等 [103] 根据一系列导管架基础水平受荷三维有限元模拟修正了

Jeanjean等 [93]提出的双曲正切型单调p-y曲线分析方法中的水平极限土反力值，即

式(1.40)及(1.42)。  

Zhao等 [114] 采用有限元法和解析上限塑性法研究了黏土地基导管架基础的



博士学位论文 

 21 

水平极限土反力的取值。根据不同桩间距考虑了三种不同的桩土破坏机制，研究

了加载方向及桩身表面粗糙度对水平极限承载力的影响。研究结果显示完全粗糙

桩的水平极限承载力系数随加载位移角的增大而增大，光滑桩则与之相反。提出

的水平极限土反力经验公式，可以同时考虑桩间距、桩土粘着系数和荷载方向的

影响。  

吴秋云等 [115] 采用非线性地基梁群桩模型，通过迭代计算确定导管架群桩基

础p-y数据，利用Poulos相互作用系数推导桩顶的水平位移。该方法基于群桩计算

模型，考虑桩头弹性约束，可以客观地反映导管架基础基桩间的相互作用与变形

特性。  

李涛 [116]在上软（黏土）下硬（砂土）地基中开展桩间距为 5.8D的导管架基础

水平受荷离心模型试验，考虑不同的加载方向探究其在水平荷载下的受力和变形

特性。研究结果表明同一深度处导管架基础前排桩的p-y曲线与相同情况的单桩的

p-y曲线相接近。建议导管架基础的极限倾斜角不超过 0.17°。  

祝周杰 [117]在饱和砂土及饱和黏土地基上开展了一些列导管架基础水平受荷

离心模型试验，研究了其在不同加载方向下的受力和变形特性，分析了导管架基

础的群桩效应，基于试验结果提出了能够考虑重固结效应的导管架基础在水平静

力受荷下的分析方法。  

Zhu等 [5]开展了黏土地基导管架基础水平受荷离心模型试验，探究了黏土地基

导管架基础在水平单调加载下的受力与变形特性。同时，利用ABAQUS软件建立

三维有限元模型，进一步研究了黏土地基导管架基础在不同加载方向、桩间距、

埋深以及加载高度下的力学响应，提出了一种改进的群桩效应分析模型，用于定

量分析p乘数随深度和桩身挠度的变化：  

0.25

/ 1
,     3 8

7

1,        8       

s z y
a b c

D D D

m

s D s

Dp

s

D
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− 
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
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

             (1.51) 

式中，s为桩间距；z为入土深度。  

1.3 研究中存在的不足 

综上所述，尽管许多学者针对弹塑性本构模型及海上风机桩基础开展了大量

的研究，但仍存在以下不足需要更深入的研究：  

(1) 目前基于修正剑桥模型发展的弹塑性本构模型通常采用插值函数实现加

载点到边界面的弹塑性的光滑过渡，其当前应力状态的塑性模量需要借助映射法

则映射到边界面，利用边界面的一致性条件进行计算，增加了数值积分的难度。  

(2) 目前可以考虑复杂应力应变关系的弹塑性本构模型有很多，但很少有模型
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能够实现黏土和砂土的统一。针对实际工程中的上软下硬土层，需要借助有效且

简单的统一模型准确反映土体的应力应变响应。  

(3) 本构模型是土体应力应变关系的数学表达，仅在单元体层面的模拟并不能

解决实际大型岩土工程数值问题，虽然商业数值软件提供了本构模型二次开发的

平台，但很少有复杂的本构模型能应用到大型岩土工程的数值分析中。  

(4) 因缺乏有效的考虑循环荷载的土体本构模型，利用商业数值软件内置本构

模型进行的海上风机桩基础水平循环受荷的模拟并不一定可靠，而借助其他手段

进行的数值模拟（例如在商业数值软件中嵌入循环刚度弱化计算公式）应用范围

有限，因此有必要在商业数值软件中嵌入可以考虑循环荷载的土体本构模型对海

上风机桩基础的水平受荷问题进行计算，分析其累积变形规律。  

(5) 目前水平循环荷载下海上风机桩基础的试验研究大多基于缩尺试验，部分

的离心模型试验大多针对大直径刚性桩及砂土地基导管架基础，很少有试验研究

软黏土地基导管架基础水平循环受荷特性，对软黏土地基导管架基础的累积变形

规律有待进一步研究。  

1.4 本文主要工作及技术路线 

本文以海上风机桩基础在复杂海洋环境下的正常服役性能为工程背景，采用

理论、试验和数值分析三方面相结合的方式对软黏土地基海上风机桩基础的累积

变形规律进行深入研究，以期为海上风机桩基础的结构设计和正常服役提供技术

指导。本文的主要研究工作如下：  

(1) 基于修正剑桥模型的框架以及Hong等 [56]和Chen等 [118]提出的双屈服面渐

进硬化弹塑性模型，采用新的屈服面形式，同时加入弹性各向异性以及结构损伤

硬化法则，使模型能够模拟天然黏土的循环特性。其本构方程可以根据加载屈服

面的一致性条件进行简化，从而可以在数值程序中使用类似于修正剑桥模型的应

力积分格式有效地实现。利用已有的黏土静、动三轴试验数据验证了提出模型的

适用性。  

(2) 基于上述提出的本构模型，进一步扩展到砂土。采用统一的状态参数，同

时引入一个与砂土密实度有关的屈服面形状参数进一步修正上述模型的屈服面方

程，提出可以同时模拟黏土和砂土的双屈服面渐进硬化弹塑性模型UACC2。通过

已有的砂土静、动三轴试验验证了UACC2 模型的有效性。  

(3) 选用Cutting Plane切面隐式算法（CPM）对UACC2 模型进行数值积分。利

用FLAC3D提供的自定义本构二次开发平台，将UACC2 模型嵌入FLAC3D主体程

序。利用FLAC3D对嵌入的UACC2 模型进行单元体和多单元的测试，验证了嵌入

的有效性。  

(4) 利用已有的海上风机单桩基础的水平受荷离心模型试验验证了UACC2 模



博士学位论文 

 23 

型在FLAC3D软件中的准确性，同时推广到更多的海上风机单桩基础的数值计算

中。根据模拟结果，建立了软黏土地基海上风机单桩基础累积变形预测模型，可

通过简单的现场静载试验或静力数值模拟获得的荷载位移曲线，结合地层参数，

有效预测海上风机单桩基础的累积变形。  

(5) 在已有试验研究的基础上，通过开展软黏土地基四腿导管架基础水平受荷

离心模型试验，揭示了软黏土地基四腿导管架基础在水平静力和循环荷载下的受

力和变形特性。探究了加载历史对导管架基础受力变形响应的影响，研究了桩土

相互作用的机理以及累积变形规律。  

(6) 根据软黏土地基四腿导管架基础水平受荷离心模型试验，进一步探究导管

架基础的群桩效应和循环弱化效应，提出p-y曲线分析方法。进一步验证了利用静

力荷载位移曲线预测桩顶累积变形方法对于导管架基础的有效性。  

基于上述研究内容，本文的技术路线图如下：  

 

图 1.19 本文技术路线图  
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第2章 黏土渐进硬化本构模型 

2.1 引言 

我国东部近海海域广泛分布着深厚的软黏土层，一个典型的海上风机疲劳负

荷设计周期为 108 次，基础周围软黏土在长期循环荷载作用下极易产生超静孔隙

水压力的累积以及强度弱化，危害上部结构的正常服役。同时，在长期的地质沉

积过程中，土体颗粒之间会产生或多或少的胶结作用，若这种胶结作用发生在沉

积历史的早期，会形成一个大孔隙的结构。天然软黏土在剪切荷载下，胶结作用

逐渐退化，土颗粒间的宏观孔隙结构逐渐破坏，导致黏土的应力应变响应发生变

化，黏土的强度急剧降低，从而导致变形速率的增大。黏土结构性的破坏对黏土

地基的失稳或大变形破坏带来了很大的风险，需要对其进行合理的预测。另外，

土体受沉积方式和应力历史的影响，在不受任何其他扰动的情况下自然呈现出正

交各向异性和横观各向同性。考虑天然黏土的正交各向异性对准确预测土体的应

力应变响应至关重要。  

本章在修正剑桥模型的基础上，采用双屈服面的形式，引入内屈服面的渐进

硬化法则使内屈服面接近外屈服面时当前应力点的塑性模量平稳变化，实现弹性

到塑性的光滑转变。同时加入非线性小应变和弹性各向异性的概念以及结构损伤

硬化法则，使模型能够模拟天然黏土的循环特性。该模型的主要特点是其本构方

程可以根据内屈服面上当前应力点的一致性条件进行简化，从而在数值程序中使

用类似于修正剑桥模型的应力积分格式有效地实现。  

2.2 模型基本理论 

为了简化模型，本章不考虑天然黏土的诱发各向异性。虽然这一设定会限制

所提出的模型，但可以通过增加新的塑性机制很容易地推广到各向异性弹塑性模

型中，例如Wheeler等 [119]或Yin等 [120]提出的具有倾斜屈服面和旋转硬化法则的本

构模型。本章仅限于常规三轴试验条件，即
2 3  = 。假设压应力和压应变为正，

则三轴应力空间 p q − 中的平均有效应力（ p p u = − ）和偏应力（q）可定义为：  

1

3
ij ijp   =                           (2.1) 

3

2
ij ijq s s=                           (2.2) 

其中，u为孔隙水压力； ij  是有效应力张量； ijs 是偏应力张量， ij ij ijs p  = − ； ij
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是Kronecker符号。  

根据弹塑性理论，总应变增量可分解为弹性应变增量和塑性应变增量，即：  

e p

ij ij ijd d d  = +                        (2.3) 

式中，上标e和p分别代表弹性和塑性分量。  

2.2.1 弹性行为 

2.2.1.1 弹性各向异性  

对于重塑土，通常假设土体为各向同性均质的材料，即不考虑土体的弹性各

向异性。通常用两个常数（杨氏模量E和泊松比ν或体积模量K和剪切模量G）来描

述土体的弹性行为，表达式如下：  
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x x

y y

z z

xy xy

yz yz

zx zx

d dE E E

d dE E E

d dE E E

d dG

d dG

d dG

  

  

  

 

 

 

− −    
     − −
    

    − −
=    

    
     
    

       

       (2.4) 

其中，
( )

=
3 1-2

E
K


，

( )
=

2 1

E
G

+
，式(2.4)还可以写成如下形式：  

4 2 2

3 3 3

2 4 2

3 3 3

2 2 4

3 3 3

x x

y y

z z

xy xy

yz yz

zx zx

K G K G K G

d d

d dK G K G K G

d d

K G K G K Gd d

d dG

d dG

G

 

 

 

 

 

 

 
+ − − 

    
     − + −    

    
=    − − +    

     
    

       
 
 

        (2.5) 

然而，对于天然黏土，其性质受沉积方式和应力历史的影响，在没有受到任

何其他形式扰动的情况下，黏土自然呈现出正交各向异性以及横观各向同性 [121]。

这种行为通常可以用 5 个弹性常数来表达，即Ev，Eh，νvv，νvh，νvv和Gvh
[122]：  

( )

1/ / /

/ 1/ /

/ / 1/

1/ 2

1

1/ 2

x h vv v vh h x

y vv v h vh h y

z vv v vh h h z

xy vh xy

yz vh yz

zx vh zx

d E E E d

d E E E d

d E E E d

d G d

d d

d G d

   

   

   

 

  

 

− −     
     − −
     

     − −
=     

     
     +
     

          

  (2.6) 
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式中，下标v和h分别代表垂直和水平分量 [123]。Graham和Houlsby[121]引入水平和垂

直弹性模量之比 /e h vE E = 来考虑弹性模量的正交各向异性，同时给出泊松比的纵

横向计算公式，即 vh e vvv v= 。对于等应力增量（即 x y zd d d    = = ）控制的各向

同性压缩试验，土体的体积应变增量可由以下公式来表示：  

( )1 4 2 / 2 /v x y z vv e vv e

v

dp
d d d d

E
       


= + + = − + −           (2.7) 

根据体积模量的定义 / vK p = 以及 ( )01 /K e p = + ，垂直杨氏模量 vE 和剪切模

量 vhG 可进一步推导为：  

( )
( )01

1 4 2 / 2 /v vv e vv e

e p
E    



+
= − + −               (2.8) 

( )2 1

e v

vh

vv

E
G




=

+
                          (2.9) 

式中，  为 lnv p− 空间下土体回弹曲线的斜率； 0e 为土体的初始孔隙比。由此，

通过引入三个参数K，νvv和 e ，即可考虑黏土的弹性各向异性。  

2.2.1.2 非线性小应变  

应力应变关系的非线性是土体的基本变形特性之一。大量工程实测资料表明，

在正常工作荷载作用下，地下结构周围相当一部分土体处于小应变状态。监测数

据的反分析和小应变刚度试验结果表明，土体的实际刚度远大于常规室内试验（如

固结试验和三轴试验）。例如，在正常工作荷载作用下，深基坑周围土体应变通常

小于 0.1%，最大不超过 0.5%[124, 125]；除临近基础、基坑和隧道周围很小的塑性区

域外，其他区域的土体应变通常较小，典型的数量级为 0.01%~0.1%[126, 127]。当土

体应变小于 0.1%甚至小于 0.001%时，天然黏土仍具有高度非线性的力学响应 [128]。

图 2.1 展示了两组不同黏土的刚度随应变对数的变化关系，可以发现黏土的剪切

刚度随剪应变对数成S型曲线衰减，即使在极小应变的情况下，土体刚度也呈现了

高度的非线性。图 2.2 显示了一维压缩下黏土典型的应力应变关系，同样可以看

到，即使在加载初期，黏土也几乎不存在纯弹性区域，加卸载曲线的切线斜率越

低，土体的刚度越高。同时，在卸载-再加载阶段，黏土的滞回圈明显，存在不可

恢复的塑性变形。传统的基于广义胡克定律的线弹性假设显然无法满足黏土的高

度非线性行为。  
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图 2.1 黏土的剪切刚度随剪应变变化关系  
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图 2.2 一维压缩下黏土的应力应变关系(Allman和Atkinson[129]) 

Whittle和Kavvadas[33]提出了非线性小应变的计算方法，假设κ与当前应力状

态和应力历史有关，即：  

( )0= 1  +                         (2.10) 

( )
1

ln
c

sc X X 
−

= +                     (2.11) 

式中， 0 定义了 lnv p− 空间下土体回弹曲线的初始斜率；c和 为材料常数，控制

了土体模量的非线性程度；X和Xs分别为体积应力和偏应力的当前应力状态，即： 

      

      

rev

rev

p

p
X

p

p


 

= 


 

再加载

卸载

                    (2.12) 

:
ij revij ij revij

s

rev rev

s s s s
X

p p p p

   
= − −   

      
                 (2.13) 
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其中， revp 为应力反转点处的平均有效应力，如图 2.3 所示； revijs 为应力反转点

处的偏应力。  

     

(a) 卸载                            (b) 再加载  

图 2.3 应力反转点的定义  

图 2.4 给出了应力应变非线性程度随材料常数c和 的变化关系，可以看到，

c值越小，滞回圈越大，卸载-再加载过程中的非线性程度越高。 值越大，滞回圈

越大，卸载-再加载过程中的非线性程度越高。  
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(a) c                                    (b) ω 

图 2.4 应力-应变曲线随参数c和ω的变化  

2.2.2 塑性行为 

2.2.2.1 渐进硬化概念  

修正剑桥模型假定屈服面内纯弹性，无法描述超固结黏土在屈服面内的塑性

行为。Hong等 [56]提出了一个渐进硬化的概念，引入内屈服面的各向同性硬化法则

实现当前应力点（内屈服面上）到外屈服面的弹塑性光滑转变。如图 2.5 所示，

压缩曲线上的任何一点的当前应力状态（A）可以通过正标量r与NCL线上的参考

应力点（A′）相关联，r即指沿着回弹曲线所对应的当前应力点与参考应力点的比

值：  

'

'

p

p
X rev=

'

'

revp

p
X =
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c

c

p q p
r

p q p


= = =


                       (2.14) 

式中，p和q代表当前应力状态；p和 q 代表NCL线上的参考应力状态； cp 指实际

加载屈服应力； cp 指正常固结线NCL上的传统屈服应力。由此，可以定义内屈服

面的大小。参照修正剑桥模型硬化参数pc的概念，选用r作为内屈服面的硬化参数，

通过内外屈服面的硬化法则，实现内屈服面（当前应力点）到外屈服面（参考应

力点）的弹塑性转变。当内屈服面与外屈服面重合时，内屈服面硬化机制失效，

此时土体进入正常固结状态。  

    

(a) v-lnp′空间      

 

(b) p q − 空间  

图 2.5 内屈服面大小的定义  

2.2.2.2 屈服面方程  

基于结构性屈服面的概念 [130]，本章模型引入三个形状相似的屈服面，即结构

性边界面fSB，反映天然黏土的正常固结压缩行为；内屈服面或称为加载屈服面 fL，

反映天然黏土的当前应力状态；固有边界屈服面fIB，反映重塑土的正常固结压缩

行为，如图 2.6 所示。固有边界屈服面可能位于加载屈服面内部或者内外屈服面

之间（即图 2.6 所示），与天然黏土的当前应力状态有关。屈服面方程定义如下： 
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+

+

 
 
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( )

( )

1
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3
:
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n

ij ij

L cn

s s

f p p p
n Mp

+

+

 
 
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
                (2.16) 

( )

( )

1

2

1

3
:

1 2

n

ij ij

IB cin

s s

f p p p
n Mp

+

+

 
 
   = + −


                (2.17) 

式中， ijs 和 p分别为参考偏应力张量和参考平均有效应力；M是屈服面顶点处的

应力比q/p′，当采用相关联流动法则时，M等于临界状态线CSL的斜率； cp 定义了

外屈服面的大小； cip 定义了固有边界面的大小，根据结构性的定义， ( )1c cip p = + ，

χ为黏土的胶结应力比，具体见 2.2.2.4 节；n为屈服面的形状参数，当n=1 时，屈

服面退化为修正剑桥模型的椭圆型屈服面，见图 2.7。  

 

图 2.6 p′-q平面下屈服面的定义  

 

图 2.7 形状参数n对屈服面的影响  

2.2.2.3 流动法则  

为简化计算，本章模型采用相关联流动法则，即：  

p

q

pci

n=2

n=1

n=0.5

CSL
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p

ij

ij ij

g f
d d d  

 

 
= =

  
                    (2.18) 

式中，g为塑性势函数； d 为塑性因子。  

2.2.2.4 硬化规律  

为了反映天然黏土在循环荷载下的应力应变响应，本章模型结合三种硬化机

制：固有边界面的各向同性等向硬化机制、内屈服面（加载屈服面）的渐进硬化

机制以及结构性损伤硬化机制。  

(1) 固有边界面的等向硬化法则：  

固有边界面的等向硬化法则描述了固有边界面的移动规律，反映了重塑土的

各向同性等向硬化的发展。与修正剑桥模型相同，选取 cip 为硬化参数，其发展只

与塑性体积应变 p

vd 有关：  

01 p

ci ci v

i

e
dp p d

 

+
=

−
                     (2.19) 

式中， i 是 lnv p− 平面下重塑土的正常压缩线的斜率。  

(2) 内屈服面（加载屈服面）的渐进硬化法则：  

内屈服面的渐进硬化法则描述了加载屈服面的演化过程，表明了在加载面上

的当前应力点到外屈服面上相应的参考应力点之间的渐进硬化行为。选取r为硬化

参数，同时考虑塑性剪切应变对渐进硬化法则的贡献，其发展规律联合塑性体积

应变与塑性剪切应变，增量形式如下：  

( )( )01
1 p p

v d s

i

e
dr s r d A d 

 

+
=  − +

−
               (2.20) 

式中，Ad为材料参数，控制塑性剪切应变的贡献程度；s控制了加载屈服面硬化增

量dr的速率。为了灵活控制其在循环荷载下的速率，将s与累积塑性剪切应变联系

起来，即：  

( )0 1
k

p

ss s = +                        (2.21) 

将式(2.21)代入式(2.20)中，建立可以考虑循环累积变形速率的加载面渐进硬化机

制：  

( ) ( )( )0
0

1
1 1

k
p p p

s v d s

i

e
dr s r d A d  

 

+
=  +   − +

−
          (2.22) 

式中，k为材料参数，控制s的演化速率，进而可以控制加载面的硬化速率； p

s 为

累积塑性剪切应变，即
1

N
p p

s si

i

d 
=

 =  ，N为循环次数。 p

s 的引入使加载面的硬化

机制与循环次数联系起来，可以灵活地控制黏土的循环安定、刺破特性。k的取值

具体可分为以下三种情况：  



双屈服面渐进硬化本构模型及海上风机桩基础累积变形规律 

 32 

当k > 0 时，随着循环次数的增加，累积塑性剪切应变逐渐增大，s逐渐增大，

导致加载面的硬化模量增大。硬化模量越大，土体的塑性应变越小，土体越坚硬。

多次循环后，土体不再产生塑性应变，最终进入安定状态。这种情况多发生在土

体处在低应力水平时，当土体所受的荷载低于某一特定值时，土体在多次循环后

进入安定特性 [34]。k越大，土体越容易变硬，进而越快趋于安定，如图 2.8(a)所示。  

当k < 0 时，随着循环次数的增加，累积塑性剪切应变逐渐增大，s逐渐减小，

导致加载面的硬化模量逐渐减小。硬化模量越小，土体的塑性应变越大，土体越

软。相应地，多次循环后，土体由于累积塑性变形过大，最终达到破坏。这种情

况多发生在土体处在高应力水平时，当土体所受的荷载高于某一特定值时，土体

在多次循环后发生破坏。k值控制了土体发生破坏的快慢，如图 2.8(b)所示。  

当k = 0 时，式(2.22)退化为式(2.20)，即不考虑土体的循环累积特性，土体在

每次循环下的应力应变响应基本一致，如图 2.8(c)所示。  
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(a) k > 0                            (b) k < 0 
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(c) k = 0 

图 2.8 参数k对循环特性的影响  

另外，式(2.22)中的(1-r)反映了加载面上当前应力点到外屈服面上参考应力点

之间的相对距离。若 0 1r  ，表明加载面在外屈服面内，根据加载面的渐进硬化
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法则，加载面向外屈服面移动。当加载面碰到外屈服面时， 1r = ，( )1 0r− = ，进而

0dr = ，此时加载面与外屈服面重合，加载面的渐进硬化机制失效，之后加载面与

外屈服面以相同的速率移动。一旦加载面超过外屈服面，即 1r  ，( )1 0r−  ，根据

式(2.22)，其相对硬化增量 0dr  ，使得加载面重新退到外屈服面内。此渐进硬化

机制的设定确保加载面不会超过外屈服面 [56, 118]。同时，增加塑性剪切应变对硬化

法则的影响，即 0p

sd  ，使得应力点即使碰到临界状态线（此时应力点达到屈服

面的最高点 0p

vd = ）也不会停止发展，此时塑性模量依然可以保持一个正值使得

应力点超过临界状态线进入剪胀区域，从而可以实现剪胀特性的模拟。  

(3) 结构性损伤硬化法则：  

黏土在外力作用下极易发生扰动，其结构性遭到破坏，在塑性变形发展的过

程中结构性边界面将不断退化，退化的速率由结构性损伤硬化法则控制。引入胶

结应力比χ作为结构屈服面的硬化参数，其定义为：  

1c

ci

p

p
 = −                          (2.23) 

当 0 = 时，黏土的结构性完全破坏，天然黏土退化为重塑土，结构性边界面与固

有边界面完全重合。χ的演化反映了天然黏土的结构性在塑性变形发展中的不断损

伤，本章模型采用杨杰等 [131]的计算方法：  

:p p

ij ijd d d    = −                     (2.24) 

式中，ξ为材料参数，控制了塑性应变发展对胶结应力比χ的破坏速率。  

2.2.3 增量应力应变关系  

2.2.3.1 塑性因子求解  

弹塑性模型数值积分的关键在于塑性因子 d 的求解。选取加载屈服面（即式

(2.16)）作为求解对象，根据经典弹塑性理论中的一致性原则，可得如下关系式： 

0

T T

L L
ij c

ij c

f f
df d dp

p




    
= + =       

               (2.25) 

结合公式(2.14)和(2.23)，可进一步推导为：  

0

T T TT

L L L L
ij ci

ij ci

f f f f
df d dp dr d

p r
 

 

         
= + + + =                

      (2.26) 

其中，由式(2.18)可知，塑性标量因子 d 隐含在 ijd 和 p

ijd 中，可根据不同的加载

条件（不同的应力、应变控制方法）计算塑性因子。  
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2.2.3.2 应变控制一般形式求解  

为方便计算，此处求解均以三轴试验的形式展开。其平均有效应力、偏应力、

体积应变及剪切应变由下式所示：  

( )1 3

1 3

1
2

3
p

q

 

 


  = +


  = −

                       (2.27) 

( )

1 3

1 3

2

2

3

v

s

  

  

= +



= −


                        (2.28) 

在弹塑性理论中，应变增量可分解为弹性应变增量和塑性应变增量：  

e p

v v v

e p

s s s

d d d

d d d

  

  

 = +


= +

                       (2.29) 

弹性应变增量的一般求解形式如下：  

,   
3

e e

v s

dp dq
d d

K G
 


= =                     (2.30) 

塑性应变增量的一般求解由式(2.18)展开可得：  

p

v

g
d d

p
 


=


                        (2.31) 

p

s

g
d d

q
 


=


                        (2.32) 

对于应变控制条件，应变增量 d 为已知数，代入公式(2.18)，式(2.26)可以展

开为：  

      0

                                       

TT T

ciL L L

p

ci v

TT

L L
dp p p p

v s v s

pf f f g
dp dq d

p q p p

f fr g r g g g
d A d d d

r p q p q




 
   

    

        
 + +     

          

             
+ + + + =                      

                             

  (2.33) 

即，  

0

T T

L Lf f
p q hd

p q


    
 +  − =   

    
                (2.34) 

其中，  

ciL L L
dp p p

ci v

pf f fg r g g g g
h A

p p r p q p q



   

            
= − + + + +    

                
    (2.35) 

式中， Lf

p




、 Lf

q




、 Lf

r




以及 Lf






可由式(2.14)、(2.16)和(2.23)求得； ci

p

v

p






、

p

r






和
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p








可由式(2.19)、(2.22)和(2.24)获得；若采用相关联流动法则， Lfg

p p


=

  
、 Lfg

q q


=

 
。 

代入公式(2.30)，即可求得塑性标量因子 d 的大小：  

3

3

L L
v s

ciL L L L L
v s dp p p

ci v

f f
Kd Gd

p q
d

pf f f f fg r g g g g
Kd Gd A

p q p p r p q p q

 




 
   

 
+

 
=

              
+ − + + + +                       

 

               (2.36) 

求解出塑性因子 d ，根据式(2.31)和式(2.32)即可求得塑性应变的大小。  

弹塑性模型的增量应力应变关系式如下：  

( )ep e pd D d D d d    = = −                  (2.37) 

结合式(2.18)、(2.34)以及(2.37)，整理可得弹塑性刚度矩阵 epD 为：  

T

e eL

ep e

T

eL

fg
D D

D D
f g

D h

 

 

  
    = −

  
+    

                 (2.38) 

式中， eD 为弹性刚度矩阵。  

2.3 模型参数分析 

本章模型共需要 12 个材料参数，即ν、κ0、c、ω、αe、n、M、λi、Ad、s0、ξ、

k。其中，ν、κ0、c、ω、αe与弹性行为相关，n为屈服面形状参数，M为临界状态

力学参数，λi为塑性压缩参数，Ad、s0 与加载屈服面的演化有关，ξ为结构损伤参

数，k是与循环特性相关的参数。土体的初始状态可由e0、pci、r、确定。ν、κ0、

λi、M 和pci是修正剑桥模型常见的参数，可通过常规室内试验获得，已有大量文

献详细介绍了其确定方法 [56, 58]，这里不再赘述。其余参数的确定方法如下：  

(1) 初始状态参数r定义了加载屈服面的大小，是土体在原位状态下所对应的

超固结比的倒数，可直接通过初始的平均有效应力值计算获得 [56]。初始结构参数

定义了黏土的初始结构性程度，可通过一维压缩试验或土体的灵敏度测试获得。

为了方便计算，结构边界面的初始大小 0cp 可由先期固结压力 0p  计算获得 [130]，即： 

( ) ( )( )
( ) ( )

2

0 0 0 0 0

0 02 2 2

0 0 0

3 1 1 2

1 2

p K p

c p

K p

K K
p

K M

  


 

 − − +
= +

+ −
           (2.39) 

式中，静止土压力系数 ( ) ( )0 6 2 / 6K M M= − + [132]。 0K 是各向异性参数，本章模型
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不考虑各向异性，此时 0 0K = 。  

(2) 参数n控制了屈服面的形状，可以通过拟合 / /c cp p q p − 平面上不同的加载

路径下的常规屈服曲线获得，n对屈服面形状的影响见图 2.7。  

(3) 弹性有关的参数κ0、c、ω、αe，其中，c控制了滞回公式中与体积响应有关

的非线性，通过一维固结试验或各向同性压缩试验，在εv – (p′/p′rev 或 p′rev/p′)平

面上拟合试验结果可获得此参数 [33]。ω控制了小应变水平下不排水剪切过程中的

非线性，通过不排水三轴压缩试验，拟合小应变范围（0.001%-0.05%）下割线剪

切刚度曲线可获得此参数 [33]。弹性各向异性参数αe可由超固结土各向同性压缩试

验测得的剪切应变增量与体积应变增量之比获得 [123]。  

(4) s0 控制内屈服面到外屈服面的硬化速率，可以通过拟合各向同性压缩试验

的数据获得，如图 2.9(a)所示。  

(5) Ad控制了塑性剪切应变在硬化过程中的贡献程度，可通过拟合三轴排水试

验数据来预估，如图 2.9(b)所示。  

 

(a) s0                                                (b) Ad 

图 2.9 参数s0 和Ad标定方法  

(6) 参数k与土体类型、应力历史和当前应力水平等因素有关。可通过拟合循

环三轴试验数据来预估。图 2.10 展示了长期循环荷载下k值对累积应变的影响。

可以看到，随着k的减小，累积应变显著增加。  

(7) 结构参数ξ控制了天然黏土结构损伤的速率。ξ越大，结构损伤速率越快。

此参数可以通过拟合一维压缩试验获得。  
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图 2.10 参数k标定方法  

除了可以通过室内试验获取参数外，近几年优化技术作为识别土体参数的手

段之一得到了广泛的发展 [123, 133, 134]。该方法通过辅助数学程序和特定的优化算法

可以最小化试验值和数值解之间的差异，为所采用的本构模型生成相对客观的参

数值，解决了个别本构模型参数没有直接的物理意义或室内试验无法实现参数独

立的缺点。  

需要特别说明的是，模型参数的确定需要通过模拟一些特定室内试验获得。

另外，由于本章模型的研究重点在循环次数较多的累积变形上，因此没有考虑屈

服面的各向异性及旋转硬化规律，这部分可以在以后的研究中加以考虑。  

2.4 模型验证 

2.4.1 饱和黏土循环三轴试验验证  

为了验证渐进硬化机制的适用性，本节不考虑黏土的结构性和弹性各向异性，

选取三种不同的黏土（高岭土、Fujinomori黏土和Newfield黏土）对模型在单向循

环三轴排水、不排水以及双向循环条件下的应力应变响应进行验证。表 2.1 列出

了模型模拟所需的参数。  

2.4.1.1 循环三轴排水试验模拟  

为了研究饱和黏土在单向循环荷载下的应力应变响应，Al-Tabbaa等 [135]对

Speswhite高岭土进行了循环三轴排水试验。此试验先将Speswhite高岭土试样各向

同性压缩至 300kPa，再在其轴向施加 100kPa幅值的单向循环荷载。这组试验常用

来验证黏土本构模型在循环三轴排水条件下的适用性，常规的修正剑桥模型的参

数取值参照Yu等 [34]的模拟取值，其他参数取值见表 2.1。图 2.11 展示了本章模型

预测Speswhite高岭土三轴排水试验的结果。可以看到，本章模型能够准确预测出

黏土在多次循环后的体积应变和剪切应变。说明了本章模型对黏土循环累积变形
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预测的有效性。  

表 2.1 三种黏土模型参数  

参数 

高岭土  Newfield黏土  Fujinomori黏土  

Al-Tabbaa[135] Li和Meissner[55] 

Sangrey等 [136] 

Nakai和Hinokio[137] 

 

q=180 kPa q=325 kPa 

  0.30 0.20 0.17 0.17 0.20 

i  0.19 0.173 0.051 0.051 0.093 

0  0.03 0.034 0.011 0.011 0.02 

cip  300kPa 350 kPa 393 kPa 393 kPa 196 kPa 

M 0.86 0.95/0.77(拉伸) 0.83 0.83 1.01 

n 0.9 1.2 1.5 1.5 2 

dA  0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 

0s  5 4/6(拉伸) 4 4 6 

0r  0.62 0.62 0.78 0.78 0.72 

c 2.0 5.0 4.5 5.0 10 


 

0.3 0.5 1.0 0.5 0.5 

k  8 5 10 -2 0 

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0
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(a) 试验结果  
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(b) 模拟结果  

图 2.11 Speswhite高岭土单向循环三轴排水试验与模拟结果  

图 2.12 展示了本章模型对双向循环三轴排水试验的模拟结果。选取Nakai和

Hinokio[137]文献中的Fujinomori黏土三轴排水试验的数据。常规的修正剑桥模型参

数取自Yin等 [58]以及Nakai和Hinokio[137]的模拟结果，其他参数取值见表 2.1。为了

方便观察本章模型对循环滞回特性的有效性，图 2.12 只模拟了一组加载-卸载-再

加载的试验结果。可以看到，本章模型能够模拟出黏土在卸载-再加载过程中的非

线性以及闭合的滞回圈，有效地解决了修正剑桥模型在卸载-再加载段纯弹性的缺

陷。  

0 2 4 6
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-0.5

0.0

0.5

1.0

1.5

体积应变 v /%

偏
应

力
 q

 /
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'  

 试验数据 (Nakai and Hinokio[137])

 模拟结果
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应
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 q
 /

 p
'  

剪切应变 s /%

 试验数据 (Nakai and Hinokio [137])

 模拟结果

 

图 2.12 Fujinomori黏土双向循环三轴排水试验与模拟结果  

2.4.1.2 循环三轴不排水试验模拟  

Sangrey等 [136]对Newfield黏土进行了两组循环三轴不排水试验，以研究黏土

在低应力和高应力水平下不同的循环响应。两组黏土试样的初始围压均为 393kPa，

初始孔隙比为 0.62，随后施加的单向循环荷载幅值分别为 180kPa和 325kPa，即循

环应力水平 /q p分别为 0.46 和 0.83。常规的修正剑桥参数参照Sangrey等 [136]，其

余参数见表 2.1。  

图 2.13 展示了本章模型模拟Newfield黏土在低应力水平下的试验结果。可以
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看到，本章模型能很好地预测黏土在三轴不排水条件下光滑的非线性应力应变曲

线、闭合的滞回圈、累积的塑性变形以及累积的超静孔隙水压力。在低应力水平

下，黏土在多次循环后不再产生塑性变形和超静孔隙水压力，最终达到称为“安

定”的非破坏平衡状态 [49]。本章模型可以很好地描述这一特性。  
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(c) 应力应变曲线模拟结果                   (d) 孔隙水压力模拟结果  

图 2.13 Newfield黏土在低应力水平下单向循环三轴不排水试验与模拟结果  

图 2.14 展示了Newfield黏土在高应力水平下三轴不排水试验和模拟结果。如

图所示，模拟结果与试验数据吻合较好，累积的塑性应变和超静孔隙水压力随循

环次数的增加而增加，经过多次循环后，由于塑性应变的大量累积，土体达到破

坏状态。正如Yu等 [49]所述，当施加的循环荷载高于某一安定临界值时，土体最终

会发生破坏，这种土体的力学响应是不可逆的。本章模型可以很好地描述黏土刚

度逐渐减小直至失稳的循环刺破过程。为了进一步探究Newfield黏土刚度退化的

演变，定义刚度弱化指数  [138]为：  
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1

1

1

N N

N

q
G

qG






= = =                      (2.40) 

式中， 1 和 N 分别表示第一次循环和第N次循环下的轴向应变； 1G 和 NG 分别为第

一次循环和第N次循环下的割线刚度。图 2.15 汇总了Newfield黏土刚度弱化指数

 随循环次数N变化的试验和模拟结果。可以看到，刚度弱化指数随循环次数的增

加而减小，且几乎与循环次数的对数成正比。本章模型预测结果与试验数据基本

一致。  
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(a) 应力应变曲线试验结果                  (b) 孔隙水压力试验结果  
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(c) 应力应变曲线模拟结果                   (d) 孔隙水压力模拟结果  

图 2.14 Newfield黏土高应力水平下单向循环三轴不排水试验与模拟结果  
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图 2.15 刚度弱化指数随循环次数的变化关系  

图 2.16 展示了本章模型在模拟双向循环三轴不排水试验的可行性。试验数据

选取Li和Meissner[55]文献中高岭土试样的试验结果。高岭土试样的初始围压为

350kPa，孔隙比为 1.062。表 2.1 中列出了模拟所用的参数取值。可以看到，模拟

结果与试验数据基本吻合。由于拉压刚度的不同，黏土在拉伸作用下的累积应变

大于压缩作用下的累积应变，导致剪切应变的总体趋势往反方向发展。本章模型

能够准确预测黏土累积变形和超静孔隙水压力的发展趋势，较好地模拟出高岭土

在双向循环荷载下闭合的滞回圈。三轴不排水条件下的有效应力路径预测结果如

图 2.16(e)所示。  
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(c) 应力应变曲线模拟结果                   (d) 孔隙水压力模拟结果  
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(e) 应力路径模拟结果  

图 2.16 高岭土双向循环三轴不排水试验与模拟结果  

2.4.2 结构性黏土三轴试验验证  

2.4.1 节侧重验证渐进硬化机制在循环荷载下的适用性，本节主要验证模型在

模拟天然黏土结构损伤和长期循环累积变形方面的有效性。选用Wang等 [139]所做

的温州黏土静、动三轴不排水试验结果。温州黏土的物理性质如表 2.2 所示，根

据土体分类标准，试验采用的温州黏土属于高塑性无机黏土。采用Yin等 [140]文献

中标定的温州黏土修正剑桥模型参数值，其余参数通过三组静三轴不排水试验和

一组长期动三轴不排水试验标定获得，见表 2.3。  
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表 2.2 温州黏土物理性质  

特性  数值  

比重 , Gs (g/cm3) 2.75 

天然含水率 , wn (%) 56-59 

初始密度 , ρ0 (g/cm3) 1.68-1.71 

初始孔隙比 , e0 1.55-1.59 

液限 , wL (%) 64 

塑性指数 , Ip 36 

黏粒含量  (%) 55 

粉土含量  (%) 41 

表 2.3 温州黏土模型参数  

符号  名称  数值  符号  名称  数值  

ν 泊松比  0.25 n 屈服面形状  0.7 

κ0  回弹斜率  0.042 s0 渐进硬化速率  2 

c 非线性小应变  3.0 Ad 相对剪胀率  3.5 

ω 非线性小应变  2.0 k 循环弱化速率  17 

α e  弹性交叉各向异性  0.5 ξ 结构损伤速率  5.0 

M 临界状态线斜率  1.31    

λi 压缩斜率  0.385    

2.4.2.1 静三轴不排水试验模拟  

Wang等 [139]对不同围压下（100kPa、200kPa、300kPa）的温州黏土试样进行了

静三轴不排水试验。图 2.17 显示了本章模型的模拟标定结果，并与修正剑桥模型

的模拟结果进行了比较。可以看到，采用本章模型可以更好地模拟出温州黏土在

加载初期的非线性发展以及加载后期的应变软化行为（尤其是
0 300kPap = ）。结构

损伤法则的加入可以灵活反映土体在剪切过程中结构性的逐渐退化，使得本章模

型的模拟结果明显优于修正剑桥模型的模拟结果。可见，对于原状土的模拟，在

本构模型中增加结构损伤机制是非常有必要的。再者，在
0 200kPap = 和

0 300kPap =

条件下，修正剑桥模型对土体抗剪强度的预测值要比本章模型模拟结果高

20%~25%。从图 2.17(c)中也能看到修正剑桥模型的椭圆形屈服面在预测温州黏土

不排水有效应力路径上的偏差，这也进一步导致了强度预测的偏差。相比之下，

本章模型采用的形状参数n可以灵活控制不同土体在各种条件下的屈服面形状以

及其与临界状态线的交点，使得模型对土体强度的控制更为精准。  
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(a) 应力应变曲线                        (b) 超静孔隙水压力  
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(c) 有效应力路径  

图 2.17 温州黏土静三轴不排水试验与模拟结果  

2.4.2.2 动三轴不排水试验模拟  

Wang等 [139]利用动三轴仪对温州黏土在不排水条件下的长期累积变形规律进

行了研究。试验考虑三组围压，即 50kPa、100kPa和 200kPa，每组围压下各施加

四组循环幅值，共 12 组试验具体安排如表 2.4 所示。表中，循环应力比

/ 2cyc fCSR q q= ，其中 cycq 为循环偏应力， fq 为单调不排水试验确定的峰值偏应力。

根据Wang等 [139]试验结果，50kPa、100kPa和 200kPa围压下的峰值偏应力分别为

43kPa、69kPa、112kPa。需要特别说明的是，弹塑性模型无法考虑不同的加载速

率，而施加的加载速率则会影响屈服面的大小 [140]。此处加载屈服面的初始状态参

数r取为 0.5 来消除试验与模拟加载速率之间的差异带来的影响。  
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表 2.4 温州黏土动三轴不排水试验安排  

围压 , p′0 (kPa) 循环应力比 , CSR 循环偏应力 , qcyc (kPa) 循环次数 , N 

50 

0.16 14 

50,000 

0.25 21.5 

0.32 28 

0.35 30 

100 

0.14 20 

0.21 29 

0.31 43 

0.40 55 

200 

0.19 45 

0.24 54 

0.32 72 

0.38 86 

图 2.18 展示了 0 100kPap = 下累积轴向应变和超静孔隙水压力的试验与模拟结

果。可以看到，本章模型的预测结果与试验数据吻合较好。随着循环应力比CSR

的增大，弹性应变和总应变都随之增大。多次循环后，总应变的累积速率逐渐降

低，达到非破坏的平衡状态。这是由于此试验施加的循环荷载低于某一临界值，

黏土在多次循环后进入安定特性 [49]。相似地，超静孔隙水压力在循环初期增加迅

速，随后累积速率逐渐降低。  

   

(a) 累积轴向应变试验结果                (b) 累积孔隙水压力试验结果  
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(c) 累积轴向应变模拟结果                (d) 累积孔隙水压力模拟结果  

图 2.18 100kPa围压下累积轴向应变和超静孔隙水压力模拟结果  

图 2.19 展示了 100kPa围压下四组试验有效应力路径的模拟结果。随着循环

次数的增加，有效应力路线向临界状态线移动。随着循环应力比的增加，有效应

力路线越靠近临界状态线。同时，本章模拟能有效地模拟出由于弹性各向异性引

起的有效应力路径的右向倾斜。  

   

(a) CSR = 0.14 试验结果                  (b) CSR = 0.14 模拟结果  

   

(c) CSR = 0.21 试验结果                  (d) CSR = 0.21 模拟结果  
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(e) CSR = 0.31 试验结果                    (f) CSR = 0.31 模拟结果  

   

(g) CSR = 0.40 试验结果                 (h) CSR = 0.40 模拟结果  

图 2.19 100kpa围压下有效应力路径的试验结果与模拟结果  

土体的总应变可分为弹性应变（可恢复应变）和塑性应变（不可恢复应变）。

图 2.20 展示了不同围压不同循环应力比CSR下弹性应变的模拟结果。本章模型预

测的 5 万次累积弹性应变结果与试验结果较为一致，尤其是对 1000 次循环后的

预测。不同围压下累积塑性应变与循环次数的关系见图 2.21，不可恢复应变在 1

万次循环内急剧增加，随后累积速率逐渐趋于平稳。循环应力比CSR越大，不可

恢复变形的累积速率越难稳定。从模拟结果来看，再次说明了本章模型对黏土长

期循环累积变形预测的有效性。  
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(a) 50kPa围压Cartesian坐标系           (b) 50kPa围压双对数坐标系  

   

(c) 100kPa围压Cartesian坐标系           (d) 100kPa围压双对数坐标系  

   

(e) 200kPa围压Cartesian坐标系           (f) 200kPa围压双对数坐标系  

图 2.20 不同围压下弹性应变随循环次数的演化  
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(a) 50kPa                              (b) 100kPa  

 

(c) 200kPa 

图 2.21 不同围压下不可恢复应变随循环次数的演化  

图 2.22 整理了 12 组试验不同循环次数下的不可恢复变形与循环应力比CSR

的关系。虚线代表了Wang等 [139]通过试验数据拟合得到的预测结果，空心符号是

本章模型计算得到的模拟结果。可以看到模拟结果与虚线预测结果基本一致。对

于给定的循环次数（10 次、1000 次或 10000 次），不可恢复应变随循环应力比CSR

的发展趋势基本一致。当CSR小于 0.3 时，不可恢复应变随CSR增大而缓慢增大，

而当CSR大于 0.3 时，不可恢复应变随CSR增大而迅速增大。进一步说明了在低应

力水平下，土体的累积塑性变形更容易趋于稳定，而在高应力水平下，有效应力

路径在长期循环后很可能接近或超过临界状态线，导致土体更容易发生破坏，塑

性变形急剧增加。通过图 2.22 进一步说明了本章模型对黏土长期循环累积变形特

性预测的有效性。  
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图 2.22 不可恢复应变与循环应力比CSR的关系  

2.5 本章小结 

本章基于双屈服面渐进硬化机制的概念，建立了一个三屈服面弹塑性本构模

型，用以模拟天然黏土在长期循环荷载下的累积变形规律。利用高岭土、

Fujinomori黏土和Newfield黏土的三轴试验结果，先验证了双屈服面渐进硬化机制

在循环荷载下的适用性。再通过Wang等 [139]所做的温州黏土的三轴试验结果，验

证了本章模型在模拟结构损伤和长期循环响应下的有效性。本章的主要结论如下： 

(1) 采用双屈服面的渐进硬化机制模拟加载屈服面到外屈服面过程中当前应

力点塑性模量的光滑转变，相比映射法则和插值定理，结构形式简单，其本构方

程可以根据加载屈服面的一致性条件进行简化，从而可以在数值程序中使用类似

于修正剑桥模型的应力积分格式有效地实现。  

(2) 考虑弹性正交各向异性，充分反映了沉积方式和应力历史对天然黏土的影

响。  

(3) 非线性小应变概念的加入，使得应力点在卸载退回到加载屈服面内时，也

能模拟出非线性的效果，同时，可以实现极小应变条件下土体刚度的非线性，从

而实现土体在循环荷载下闭合的滞回特性。  

(4) 在加载屈服面的硬化法则中引入循环累积速率控制参数k，可以灵活地控

制黏土在循环荷载下的硬化速率，进而控制黏土的循环安定、破坏特性。  

(5) 结构损伤法则的加入可以灵活反映土体在剪切过程中结构性的逐渐退化，

对于原状黏土的模拟，在本构模型中增加结构硬化机制是非常有必要的。  
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第3章 砂土双屈服面渐进硬化本构模型 

3.1 引言 

在经典的弹塑性理论框架下，建立一个适用于黏土和砂土的本构模型是非常

有意义的。本章基于修正剑桥模型理论，结合黏土和砂土在三轴条件下典型的应

力应变关系，将第 2 章适用于黏土的弹塑性本构模型扩展到砂土，建立适用于黏

土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型UACC2。  

本章引入了一个与砂土密实状态有关的屈服面形状参数，修正了第 2 章本构

模型的屈服面方程。同时，沿用第 2 章双屈服面的形式，通过内屈服面的硬化法

则实现内屈服面到外屈服面当前应力点塑性模量的平稳变化。利用砂土在 lnv p−

空间上典型的应力应变特性，更新内外屈服面状态参数r的定义以适用于砂土，用

砂土的极限压缩曲线LCC代替黏土的正常压缩曲线NCL来评价当前应力点到参考

应力点之间的距离，使模型能够模拟砂土在高应力水平下颗粒破碎的塑性行为，

实现砂土和黏土弹塑性本构模型的统一。最后，结合丰浦砂典型的三轴试验结果，

验证了UACC2 模型对砂土的适用性。  

3.2 三轴条件下黏土和砂土典型应力应变关系 

通过砂土典型的三轴试验结果（见图 3.1），可以总结出砂土和黏土之间力学

行为的一致性和差异性：  

(1) 松砂和正常固结黏土在剪切荷载作用下表现出剪缩特性，如图 3.1(a-d)中

AC线。在排水条件下孔隙比逐渐减小（图 3.1(c)），在不排水条件下平均有效应力

逐渐减小（图 3.1(f)）。  

(2) 密砂和超固结黏土在剪切荷载作用下表现出剪胀特性，如图 3.1(a-d)中

ABC线。在排水条件下孔隙比先减小后增大（图 3.1(c)），在不排水条件下平均有

效应力先减小后增大（图 3.1(f)）。  

(3) 同一土体的应力比最终达到统一的临界状态点（或极限稳定点），如图 3.1

中的c点。临界状态线与土体的摩擦特性直接相关，决定了土体的屈服强度，与土

体的初始状态无关。  

(4) 不同于黏土，对于松砂，在不排水条件下极易发生液化，如图 3.1(e)和(f)

中AB2C线所示。在不排水剪切过程中，松砂很容易达到峰值强度（B2 点），随后

迅速下降到一个较小的稳态值（C点）。对于中密砂，也可能出现这种不稳定状态，

即B1-D，随后再发生应变硬化（D-C）。  
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图 3.1 砂土典型的三轴试验结果  

3.3 土体统一的状态参数r 

对于黏土，第 2 章给出了黏土的状态参数r的定义，如图 2.5 和式(2.14)所示，

通过正标量r定义了压缩曲线上当前应力点到正常压缩曲线NCL上相应的参考应

力点之间的距离，以此来反映黏土当前点的应力状态。  

与黏土不同，砂土在 lne p− 平面上不存在唯一的正常压缩线NCL，且各向同

性压缩下砂土在低应力水平下是相对不可压缩的，大体积的变化通常发生在应力

水平很高的情况下，此时砂土普遍发生颗粒破碎。大量试验表明 [68]，虽然砂土在
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lne p− 平面上不存在唯一的正常压缩线NCL，但其在高应力水平下存在唯一的渐

近线，即极限压缩曲线Limiting Compression Curve（LCC），其与砂土的初始状态

无关，见图 3.2。参照Pestana和Whittle[65, 80]的定义，此极限压缩曲线LCC可写为： 

log log r
c

p
e

p


 
= −  

 
                      (3.1) 

式中，e为孔隙比； c 为 lne p− 平面上LCC线的斜率； rp 为LCC线上 1e = （单位孔

隙比）时对应的参考平均有效应力。  

 

图 3.2 状态参数r的定义  

参考黏土状态参数r的定义 [56, 118]，可选用LCC线作为砂土的参考状态线。如

图 3.2 所示，砂土根据初始密实度的不同可有无数条各向同性压缩曲线 ICC，ICC

线上的任何一点的当前应力状态（如A、B、C、D点）可通过正标量r与LCC线上

的参考应力点（A′、B′、C′、D′点）相关联，r即指沿着回弹曲线所对应的当前应

力点与参考应力点的比值：  

c

c

p
r

p
=                             (3.2) 

式中， cp 为当前围压； cp 为参考围压。  

从图 3.2 可知：在给定的初始围压（A和B点）下，初始孔隙比较小的砂土比

初始孔隙比大的具有更小的r值（即BB′ > AA′），使得剪切剪胀更容易发生；在给

定的初始孔隙比（C和D点）下，初始围压较低的砂土比初始围压较大的具有更小

的r值（即CC′ > DD′），这表明高应力水平下的致密砂土更容易表现出类似松砂的

特性；对于典型的CSL线，当前应力点可能位于CSL上也可能位于CSL线的左侧或

右侧，这取决于砂土的初始密实度和初始围压。在相同条件下，位于CSL线左侧

的应力点的r值显著小于右侧，在三轴不排水条件下，左侧应力点的平均有效应力

增加，而右侧应力点的平均有效应力减小。通过将相似比r作为状态参数的概念，

可以很好地捕捉到不同初始密实度和围压下砂土的当前应力状态，实现砂土与黏
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土的统一。  

3.4 模型基本理论 

为了简化计算，本章模型在常规三轴应力( p q − )下建立。与经典的弹塑性理

论一致，总应变增量可由弹性应变增量和塑性应变增量组成：  

e p

ij ij ij  = +                          (3.3) 

式中， ij 表示(i, j)的总应变率张量；上标e和p分别表示弹性和塑性分量。  

3.4.1 弹性行为 

在修正剑桥模型中，假设弹性体积应变增量和塑性体积应变增量是各向同性

的，可由体积模量K和剪切模量G表达：  

, 
3

e e

v s

p q

K G
 


= =                        (3.4) 

为了描述砂土的密实度和平均有效应力对弹性刚度的影响，Richart等 [141]提

出了适用于砂土的非线性体积模量K和剪切模量G的计算公式：  

( )

( )

2

0

2.97

1
at

at

e p
K K p

e p


−  

=  
+  

                  (3.5) 

( )

( )

2

0

2.97

1
at

at

e p
G G p

e p


−  

=  
+  

                  (3.6) 

式中，K0 和G0 分别为体积模量和剪切模量参考值，其之间关系可用泊松比ν来描

述，即 ( ) ( )0 03 1 2 / 2 1G K  = − + ；α为控制相对平均有效应力非线性的弹性参数；p

为平均有效应力， / 3kkp  = ；e为孔隙比； atp 为一个标准大气压，pat = 101.325 kPa。

相比塑性应变，弹性应变相对较小，尤其是砂土发生大变形时。此公式在预测砂

土的弹性压缩行为方面表现出了良好的性能 [142, 143]。  

根据体积模量的定义 ( )01 /K e p  = + 代入式(3.5)，可推算出回弹曲线的斜率

为：  

( )

( )

1 2

2

0

11

2.97

n

at

ep

K p e


−

+ 
 =  

− 
                  (3.7) 

3.4.2 塑性行为 

3.4.2.1 与砂土密实度相关的屈服面方程  

本章建立了一个适用于砂土的屈服面方程，能够灵活地反映砂土不排水有效

应力路径的特征，其方程式为：  
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1

1
n

B cf p p p
n M m





+

 
 =  + − 

− 
                (3.8) 

式中，η为应力比， 3 / 2 /ij ijs s p = ； cp 为硬化参数，控制了屈服面的尺寸，其初

始值为LCC线上的参考屈服应力，见图 3.2。M为p'-q平面上CSL线的斜率，其值可

由临界摩擦角 c 计算所得，即 ( )6sin / 3 sinc cM  = − ；n和m为屈服面形状参数，控

制了屈服面的形状。图 3.3 给出了不同n和m下屈服面的形状。由图可知，对于给

定的m，n主要控制屈服面顶点的大小，同时决定了椭圆的倾斜方向（见图 3.3(a)）。

当m = 0 时，式(3.8)退化为第 2 章里的屈服面，即式(2.15)。对于给定的n，m主要

控制了屈服面远离CSL线的倾斜度，并确定了屈服面和CSL线的交点（见图 3.3(b)）。

m与砂土密实度有关（具体见图 3.8），例如，在给定围压的三轴不排水条件下，m

值越大，砂土越疏松，其液化程度越高。特别地，当m = 0，n = 1 时，式(3.8)退化

为修正剑桥模型的屈服面方程。  

   

(a) m = 0 

 

(b) n = 1 

图 3.3 屈服面的形状  

沿用第 2 章渐进硬化的概念，采用双屈服面形式，将式(3.2)代入式(3.8)，则

内屈服面（加载屈服面）的方程式为：  

1

1
n

I cf p p r p
n M m





+

 
 =  + −  

− 
                (3.9) 
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式中， c crp p= ，即内屈服面具有与外屈服面（边界面）相似的尺寸，尺寸相差r倍，

同时 0 1r  ，见图 3.4。  

 

图 3.4 双屈服面示意图  

3.4.2.2 硬化法则  

沿用第 2 章内外屈服面的硬化机制，引入内屈服面渐进硬化法则代替加载屈

服面到边界面之间的插值函数，实现塑性模量沿加载路径的平稳变化。两个硬化

参数 cp 和r分别控制外屈服面和内屈服面的大小。根据修正剑桥理论，外屈服面仍

采用塑性体积应变的演化：  

1 p

c v

e
dp d

 

+
=

 −
                      (3.10) 

其中， ( )1 /e p K = + ，结合砂土的非线性弹性模量定义（式(3.5)），砂土的回弹

模量 可写成：  

( )

( )

1 2

2

0

11

2.97

n

at

ep

K p e


−
+ 

 =  
− 

                  (3.11) 

同样，根据压缩系数的定义 / lne p =   ，结合公式(3.1)，可推导出砂土的压缩系

数 ：  

ce  =                          (3.12) 

公式 (3.11)和 (3.12)的简单转换实现了黏土在 lne p− 对数平面上的参数到砂土

log loge p− 双对数平面上参数的统一。  

式(3.10)假设外屈服面的硬化仅由塑性体积应变引起。然而，砂土在加载过程

中具有很强的剪切特性。沿用第 2 章内屈服面的硬化法则，考虑塑性剪切应变对

内屈服面塑性硬化的影响，即内屈服面的硬化法则由下式表示：  

( )( )0

1
1 p p

v d s

e
dr s r d A d 

 

+
=  − +

 −
              (3.13) 

式中，Ad为材料参数，控制塑性剪切应变的贡献程度；s0 控制了内屈服面硬化增

量dr的速率。r随塑性应变的变化而变化，当内屈服面与外屈服面重合时，r = 1。

同样，(1-r)测量了当前应力点到LCC线上参考应力点之间的相对距离。  
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3.4.2.3 塑性势函数  

为简化模型，塑性势函数的形式与屈服面相似，但不考虑m的影响，即表达式

为：  

1
1

n

cg p p r p
n M


+

 
 =  + −  

 
                 (3.14) 

若屈服面函数中 0m  ，则非相关联流动法则可通过 ( ) ( )/ / / /p p

v sd d g p g q  =    

计 算 获 得 。 若 屈 服 面 函 数 中 0m = ， 则 相 关 联 流 动 法 则 可 写 成

( ) ( )/ / / /p p

v sd d f p f q  =     。同样，当 1n = 时退化为修正剑桥模型。  

3.4.3 增量应力应变关系  

与第 2 章应力积分格式相同，当内屈服面激活时产生塑性应变。塑性应变增

量可通过流动法则计算获得：  

p

ij

g
d d 




=


                      (3.15) 

式中， d 为塑性标量因子。  

根据内屈服面的一致性条件，可写为：  

: 0

T

I
ij

ij

f
hd 



 
 − =   

                  (3.16) 

式中，h为塑性模量，代入公式(3.10)和(3.13)，h可推导为：  

cI I
dp p p

c v v s

pf fg r g r g
h A

p d p r d p d q  

       
= − + +  

          
        (3.17) 

具体推导过程参见 2.2.3 节。若不考虑内屈服面的硬化机制，则公式(3.17)退化为

修正剑桥模型的硬化模量形式，即：  

cI

p

c v

pf g
h

p d p

  
= − 

   
                     (3.18) 

弹塑性模型的增量应力-应变关系式如下：  

( )ep e

ij pD D    = = −                    (3.19) 

结合(3.15)、(3.16)及(3.19)，整理可得弹塑性刚度矩阵 epD ：  

T

e eI

ij ijep e

T

eI

ij ij

fg
D D

D D

f g
D h

 

 

 
     = −

  
+     

                  (3.20) 
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3.5 模型参数分析 

双屈服面渐进硬化本构模型UACC2 共包含 10 个参数K0，α， ，ρc，pr，M，

n，m，s0 和Ad。根据其物理意义可分为以下 5 组：  

(1) 与弹性相关的参数（K0，α和  ）：K0 和α可通过各向同性压缩试验确定，

Jin等 [142]进行了相关的敏感性分析，建议了砂土中α的典型值可取 0.5-0.7。泊松比

 可从三轴试验中获得，通过拟合ε1 - εv平面内低应变水平（约 0.5%）下的弹性行

为可获得此参数，即 ( )11 / / 2v  = − 。  

(2) 与LCC线相关的参数（ρc和pr）：ρc和pr可通过各向同性压缩试验在 loge - 

logp'空间中的LCC线根据公式(3.1)直接确定。  

(3) 与临界状态相关的参数（M）：M可由三轴排水和不排水试验获得的临界状

态应力比直接确定。  

(4) 与屈服面形状相关的参数（n和m）：可通过三轴不排水试验，在 / /c cp p q p −

平面上拟合不同的加载路径下的常规屈服面形状来标定n和m。n主要通过密砂的

试验结果获得。m与砂土的密实度有关，可写成e的函数（见图 3.8）。考虑到屈服

面的有效性，m的取值范围应控制在 0.1-0.9 之间，砂土越松散，m越大。  

(5) 与硬化法则相关的参数（s0 和Ad）：s0 控制内屈服面的硬化速率，可通过在

loge p− 空间上拟合各向同性压缩试验结果来获得。Ad控制了塑性剪切应变对硬

化速率的影响，可通过拟合三轴排水试验数据来预估，见图 2.9。  

此外，本章模型还涉及 3 个状态变量（e0, cp 和r）。初始孔隙比e0 可从试验样

品中测得。初始的外屈服面尺寸参数 cp 可结合LCC线和 的计算公式推导获得： 

0

log log

ln ln

r
c

c

c

c c

p
e

p
p

e e

p p





 
=  

   
−  =

− 

                  (3.21) 

式中， cp 可由屈服面方程（式(3.9)）计算获得。当土体假设为各向同性时， cp 等

于土体的初始围压。通过公式(3.2)可求解出r的值。  

同样，若本构模型中的某些参数不能简单地通过拟合试验数据独立获得，可

利用优化技术获得参数的最优解。  

3.6 模型验证 

选用丰浦砂典型的室内试验，包括各向同性压缩试验及不同初始密实度及初

始围压下的三轴压缩试验来验证所提出模型的可行性。丰浦砂为均质细砂，相对

密度为 2.65，最大和最小孔隙比分别为 0.977 和 0.597[143]，具体的物理指标见表

3.1。丰浦砂与弹性、临界状态以及LCC线相关的参数已被广泛校准 [65, 142, 144, 145]，
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本节的模拟直接沿用这些参数，其余参数通过模拟常规试验来获得。表 3.2 列出

了本节试验所需的参数值。  

表 3.1 丰浦砂物理性质指标  

相对密度

Gs 

平均粒径 

D50 / mm 

不均匀系数

Cu 

最大孔隙比

emax 

最小孔隙比

emin 

2.65 0.2 1.32 0.977 0.597 

表 3.2 丰浦砂模型参数  

参数 符号 数值 典型范围 

弹性 

K0 150 120-160 

  0.3 0.1-0.4 

α 0.5 0.5-0.7 

LCC线 
ρc 0.3 0.25-0.45 

pr 5500 4000-6000 

临界状态 M 1.27 1.0-1.6 

屈服面形状 
n 0.9 0.5-2.0 

m f(e) 0.1-0.9 

硬化机制 
s0 4.0 0.5-6.0 

Ad 1.0 0-3.0 

3.6.1 各向同性压缩试验验证  

Miura等 [146]和Ishihara等 [62]对丰浦砂进行了各向同性压缩试验，试验孔隙比e0 

= 0.60-1.04。图 3.5 对比了丰浦砂各向同性压缩试验的试验与模拟结果。可以看

到，不同密实度下的丰浦砂压缩特性计算值与试验值吻合一致。从图 3.5(a)可知，

UACC2 模型能够模拟出丰浦砂在 1000kPa范围内相对不可压缩的特性，同时能合

理地预测高应力水平下的大体积变形。不同密实度下的预测曲线最终逼近至一条

渐近线（LCC线）。图 3.5(b)展示了一次加卸载过程下丰浦砂的试验和模拟结果。

在卸载段，由于假设内屈服面内为弹性区域，模拟结果也相应体现出了线弹性响

应。同时，假设内屈服面始终跟随当前应力点移动，则可以在再加载段捕捉到塑

性行为（如图 3.5(b)）。  
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(a) 松砂-密砂各向同性压缩试验                   (b) 一次加卸载  

图 3.5 丰浦砂各向同性压缩试验与模拟结果对比  

3.6.2 单调加载三轴压缩试验验证 

Verdugo和Ishihara[66]对各向同性固结的丰浦砂开展了 17 组单调排水和不排

水三轴试验。三轴排水试验在 100-500kPa围压下进行，初始孔隙比为 0.810-0.996。

三轴不排水试验在 100-3000kPa围压下进行，初始孔隙比为 0.735-0.907。试验全

面包含了丰浦砂在三轴试验下的各种初始围压和密实度，被广泛用于本构模型的

验证 [76, 83, 143, 144]。  

共 17 组试验均采用表 3.2 所示的模型参数进行模拟。图 3.6 和 3.7 展示了 17

组三轴排水和不排水试验的模拟结果。显然，UACC2 模型的模拟结果与试验结果

基本一致，既能模拟出密砂在排水条件下的剪胀特性，也能模拟出不排水条件下

中密砂和松砂在高应力水平下的液化特性。表明了本章采用的统一状态参数r和与

密实度相关的屈服面方程对预测砂土应力应变响应的有效性。图 3.6(e)中的CSL

线可从Verdugo和Ishihara[66]的试验结果或利用屈服面方程结合各向同性压缩试验

结果反算获得，6 组三轴排水试验的最终路径都几乎落在CSL线上。  

 

(a) 100kPa下应力应变曲线              (b) 100kPa下体积变形曲线  
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(c) 500kPa下应力应变曲线              (d) 500kPa下体积变形曲线  

 

(e) e-logp′ 

图 3.6 丰浦砂三轴排水试验与数值结果对比  

 

(a) e0=0.735 下应力应变曲线               (d) e0=0.735 下应力路径  

5 
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(c) e0=0.833 下应力应变曲线               (d) e0=0.833 下应力路径  

 

(e) e0=0.907 下应力应变曲线               (f) e0=0.907 下应力路径  

图 3.7 丰浦砂三轴不排水试验与数值结果对比  

图 3.8 整理了上述试验中使用的m值。在双对数坐标中，m随初始孔隙比e0 的

增加而增加。为方便计算，提出如下拟合公式：  

( ) ( )min max min

1
ln ln

b

m m m m a
e

 
− = − −  

 
             (3.22) 

式中，  0.1,0.9m ，其中mmin控制了m的下限值 0.1，mmax控制了m的上限值 0.9。

在本次试验中a取 0.05、b取 10 的拟合结果最好。后续模拟采用式(3.22)代入计算。  
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图 3.8 m与初始孔隙比e0 的拟合曲线  

3.6.3 动三轴试验验证  

图 3.9 展示了丰浦砂动三轴排水试验的模拟结果，并与Pradhan[147]的试验结

果进行了对比。在恒定的初始围压下，初始孔隙比为e0 = 0.863。微小的模拟差异

可能是由于拉升段使用与压缩段相同的参数导致的，也可能是由于本模拟中使用

的参数是根据上述静三轴试验校准的，两次试验土样存在差异。从总体的发展趋

势来看，模拟结果与试验结果较为一致。  

 

(a) 应力应变曲线                            (d) 体积变形曲线  

图 3.9 丰浦砂动三轴排水试验与模拟结果  

Uchida和Stedman[148]对丰浦砂进行了应变控制的动三轴不排水试验，每次循

环施加±1%恒定的应变幅值，直到砂土发生液化。选取初始孔隙比为 0.787 和 0.863，

初始围压分别为 200kPa和 400kPa的试验结果。图 3.10 比较了两个土样不排水应

力路径的模拟结果与试验结果。可以看到，UACC2 模型很好地捕捉到了丰浦砂在

循环荷载下的总体趋势。然而，试验数据和模型预测之间的平均有效应力演化的

差异相对显著，这可能是由于忽略了砂土的各向异性、内部组构效应以及假设了

内屈服面内纯弹性导致的。总的来说，UACC2 模型能够有效模拟较高围压和较松



博士学位论文 

 65 

散砂土的液化潜力。  

 

(a) e0 = 0.787 

 

(b) e0 = 0.863 

图 3.10 丰浦砂应变控制动三轴不排水试验与模拟结果   

图 3.11 比较了Dafalias和Manzari[149]应力控制的动三轴不排水试验与模拟结

果。试验施加±114.2 kPa恒定的应力幅值。土样的初始孔隙比为 0.808，初始围压

为 294kPa。结果表明，应力应变曲线和应力路径的模拟结果与试验数据吻合较好。

由于试验数据的限制，目前只能对有限的试验进行模拟验证。未来，需要基于更

广泛的动三轴试验结果，对所提出的模型在循环荷载下的有效性进行更为全面的

评估。  
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(a) 试验结果  

 

(b) 模拟结果  

图 3.11 丰浦砂应力控制动三轴不排水试验与模拟结果  

3.6.4 不同密实度砂土的动三轴不排水模拟  

选取 500kPa恒定的初始围压，对不同初始密实度的砂土进行了 6 组动三轴不

排水模拟，模拟的具体安排见表 3.3。循环荷载的幅值为±114.2kPa，剪切应力比

( 0/ 2q p )为 0.114。采用表 3.1 所示的试验参数。  

图 3.12 展示了动三轴不排水条件下不同密实度砂土循环响应的模拟结果。如

图 3.12(a)所示，当砂土非常松散时，沿有效应力路径发展的应变在几次循环后迅

速增加，偏应力几乎降为 0，没有出现任何的剪胀状态，可见，松砂在有限的循

环周期内很容易达到完全液化。而对于中密砂，则容易出现循环流动现象，如图

3.12(b)-(e)所示。砂土的密实度越大，出现液化的可能性越低。正如预期所想，图

3.12(f)所示的密砂仅产生很小的累积应变，很快进入循环流动状态。本节模拟进

一步说明了UACC2 模型对不同密实度砂土整体力学行为预测的有效性。  
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表 3.3 丰浦砂的模拟初始条件  

编号 
初始孔隙比 

e0 

初始密实度 

Dr(%) 

初始状态参数 

r 

初始围压 

0p  (kPa) 

偏应力 

q (kPa) 

1 0.907 18.8 0.08 

500 114.2 

2 0.842 36.29 0.062 

3 0.8 47.58 0.052 

4 0.771 55.38 0.046 

5 0.737 64.52 0.04 

6 0.707 72.58 0.034 

    

(a) 

    

(b) 
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(c) 

    

(d) 

    

(e) 
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(f) 

图 3.12 不同密实度下动三轴不排水模拟结果  

3.7 本章小结 

本章在第 2 章黏土弹塑性模型的基础上，提出了一个适用于砂土的弹塑性本

构模型UACC2。该模型沿用第 2 章双屈服面的概念，引入内屈服面渐进硬化机制，

实现加载应力点到参考应力点弹塑性的光滑过渡。选取丰浦砂的静动三轴试验，

验证了UACC2 模型在模拟砂土力学行为上的有效性。本章的主要结论如下：  

(1) 建立统一的状态参数r。对于黏土，选取 lne p− 平面上的正常压缩曲线NCL

作为黏土的参考应力状态，对于砂土，选取 lne p− 平面上的极限压缩曲线LCC作

为砂土的参考应力状态。从而统一了砂土与黏土当前应力点到参考应力点之间的

相对位置。  

(2) 引入了一个与砂土密实度有关的屈服面形状参数，进一步修正了第 2 章的

屈服面方程，使得屈服面形状能够随初始孔隙比（密实度）的变化而变化。当不

考虑该形状参数时，屈服面退化为第 2 章方程。  

(3) 由于各向同性假设的局限性，本章仅在修正剑桥模型的基础上提出了一个

适用于黏土和砂土的的弹塑性本构模型的概念和框架。为了更准确地模拟砂土的

力学行为，未来还可对UACC2 模型进一步的增强，如增加非同轴性和组构效应。 
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第4章 FLAC3D本构模型二次开发及验证 

4.1 引言 

对于经典的弹塑性理论，由于土体的力学行为与应力路径及应力历史相关，

很难建立应力应变关系的全量形式，一般在塑性理论中采用应力应变关系的增量

形式来实现弹塑性模型的求解。主要通过两大类方法实现：（1）显式积分算法，

利用当前增量步的应力计算屈服面和塑性势函数的梯度，从而更新刚度矩阵计算

下一增量步的应力，其结构形式简单易写，但无法保证精度；（2）隐式积分算法，

利用未知的应力计算屈服面和塑性势函数的梯度，通过不断的迭代求解本构方程，

虽然可以保证精度，但计算复杂不易实现。针对以上问题，Sloan和Abbo等 [150, 151]

提出了自适应子步长的显式积分算法，在原有显式欧拉积分算法的基础上增加子

步长误差控制和塑性修正的过程，并分别应用于修正剑桥模型和摩尔库伦模型的

计算。Oritz等 [152]提出了Cutting Plane切面隐式算法（CPM），在塑性修正阶段，用

已知的应力点计算映射回归的方向，避免了二阶求导的同时具有二阶收敛的速度，

降低了数值计算的难度。  

本章选用Cutting Plane切面隐式算法对第 3 章提出的适用于黏土和砂土的双

屈服面渐进硬化本构模型UACC2 进行数值积分。利用FLAC3D提供的自定义本构

二次开发平台，采用C++语言编写UACC2 模型代码，通过FLAC3D预留的接口将

自定义本构模型嵌入FLAC3D主体程序。然后，利用FLAC3D对嵌入的UACC2 模

型进行单元体和多单元的测试，验证本构模型嵌入的有效性。  

4.2 自定义UACC2 模型 

第 2 章和第 3 章系统地介绍了UACC2 模型的基本理论，为了方便查阅，表

4.1 列出了嵌入所需的UACC2 模型。另外，针对黏土和砂土的差异，可选用屈服

面形状参数m作为判别条件，例如，当 0m = 时，进入黏土特定部分，当 0m  时，

进入砂土特定部分。  
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表 4.1 自定义本构模型UACC2 基本方程参照  

类别 基本方程 

状态参量r 
c

c

p
r

p
=  

弹性部分         
3

e e

v s

p q

K G
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= =
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4.3 UACC2 模型切面隐式积分算法 

切面隐式积分算法（CPM）与其他隐式算法一样，可分解为弹性试算和塑性
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修正两个部分。  

4.3.1 弹性试算 

在弹性试算阶段，首先需要判断当前应变增量步  是由弹性应力增量引起还

是由弹塑性应力增量引起。对于UACC2 模型，假设当前应力点永远位于加载屈服

面（内屈服面）上。则对于加载阶段，当前应变增量步  由弹塑性应力增量引起，

对于卸载阶段，当前应变增量步  由弹性应力增量引起，同时内屈服面跟随应力

点移动而移动。在当前应力点 i 下，对于应变增量步  ，先假设  全部为弹性应

变，根据弹性刚度矩阵，可更新下一步应力点 1i +
 ，即：  

1

e e

i i i D    +
   = + = +                    (4.1) 

把 1i +
 代入内屈服面方程 1

tr

if + ，如图 4.1 所示，若试算屈服面 1 0tr

if +  ，则  全部为

弹性应变，根据式(4.1)求得的试算应力全部有效，此类情况在本模型中只可能发

生于卸载段。若试算屈服面 1 0tr

if +  ，则 e p  = + ，需要计算应力更新过程中产

生的塑性应变 p ，这一部分可通过映射回归的塑性修正阶段来实现。  

 

图 4.1 弹性试算判断  

4.3.2 塑性修正 

假设当前应变增量步  全部为弹性应变。当满足以下条件时，加载屈服面（内

屈服面）塑性激活，土体进入弹塑性状态：  

( ) ( ) ( )1,  0,  ,  ,  0e

i i i i i if H f H f H   +
    = +            (4.2) 

式中， iH 为当前增量步下的硬化参数，以UACC2 模型为例，即 cp 和r。  

此时，弹性试算后的应力点 1i +
 在内屈服面外，即 ( )0

1 ,  0n

i if H =

+
  ，随后进入

塑性修正阶段。根据如图 4.2 所示的塑性修正过程，在第一次塑性修正中，以弹

性试算应力点 0

1

n

i =

+
 所在面（与屈服面形状相似）为初始面，使 0

1

n

i =

+
 所在面沿着塑

性势面法线方向往回拉，同时内屈服面硬化发展。应力点 0

1

n

i =

+
 减小到 1

1

n

i =

+
 ，同时

硬化参数 0

1

n

iH =

+ 增加到 1

1

n

iH =

+ ，内屈服面 0

1

n

if
=

+ 扩展到 1

1

n

if
=

+ ，得到塑性应变增量 ( )
1n

p
=

。
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若此时应力点仍没有与内屈服面重合，即 ( )1 1

1 1,  0n n

i if H = =

+ +
  ，则需要再次进行塑性

修正以获得塑性应变增量 ( )
2n

p
=

，同时更新硬化参数 2

1

n

iH =

+ 以及扩大内屈服面 2

1

n

if
=

+ ，

如此不断迭代以校正应力点落在内屈服面上。最终，校正后的应力点 1 1

n

i i + +
 = ，

塑性应变增量 ( )
1

n
i

p p

i

 
=

=  ，硬化参数 ( )1 1

1

n
i

n i

i i i

i

H H H+ +

=

= +  ，内屈服面方程满足

( )1 1,  0n n

i if H + +
  。通常，给定一个容许误差FTOL，即应力点与内屈服面的重合时，

( )1 1,  n n

i if H FTOL + +
  。  

 

图 4.2 CPM算法塑性修正迭代过程  

在每次塑性修正计算中，与上一次迭代结果相比，随着塑性应变增量的增加，

弹性应变增量相应减小，以确保总的应变增量保持不变。因此，在每次迭代中，

可先假设：  

p e = −                           (4.3) 

则应力增量和硬化参数的修正为：  

e p e g
D D  




 = − = −


                   (4.4) 

p

p p

H H g
H  

  

  
= =

  
                   (4.5) 

对于第一次的迭代校正，用泰勒公式对屈服面方程 f进行一阶展开，则近似可得： 

1 0

1 1

n n

i i

f f
f f H

H




= =

+ +

 
= +  + 

 
                  (4.6) 

结合公式(4.4)、(4.5)和(4.6)，根据加载屈服面方程的一致性原则，可求得塑性修

正因子  为：  

0

1

n

i

e

p

f

f g f H g
D

H



   

=

+−
=

    
− +

      

                 (4.7) 

式中， ( ) ( )0 0 0

1 1 1,  ,  n n n e

i i i i if f H f H  = = =

+ + +
 = = + 。由塑性修正因子，根据弹塑性模型的

一般求解方法，可得修正后的应力和硬化参数如下：  
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1 0

1 1

n n e

i i

g
D  



= =

+ +


 = −


                    (4.8) 

1 0

1 1

n n

i i p

H g
H H 

 

= =

+ +

 
= +
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                   (4.9) 

图 4.3 展示了UACC2 模型的切面隐式积分算法CPM的流程图。  

 

图 4.3 UACC2 模型的切面隐式积分算法流程图  

4.4 FLAC3D自定义本构二次开发 

4.4.1 FLAC3D计算原理简述  

FLAC3D(Fast Lagrangian Analysis of Continua)是Itasca公司开发的连续介质力

学分析软件。不同于有限元程序，FLAC3D采用的拉格朗日连续介质有限差分法，

同时结合混合离散法和动态松弛法，使计算过程不需要生成复杂的迭代矩阵，对

求解非线性、大变形以及不稳定问题非常有利 [131]。每个时间步下单个节点的计算
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过程如图 4.4 所示。首先通过牛顿第二定律求解运动方程得到节点的加速度、速

度以及位移，由高斯定律求得单元的应变率，代入材料的本构关系计算新的单元

应力，再根据单元内的高斯积分获得节点内力，最后求解平衡方程实现一个时间

步平衡的同时求得下一个时间步的加速度、速度和位移。  

 

图 4.4 FLAC3D主程序显式计算循环图(杨杰等 [131]) 

4.4.2 FLAC3D内置本构模型  

FLAC3D中内置了 12 种岩土材料的本构模型，包括 1 个空模型，3 个弹性模

型和 8 个弹塑性模型。  

各种分析手册里详细介绍了内置 12 种本构模型的特点和适用范围，表 4.2 针

对这些模型进行了简单的汇总。  

其中，摩尔-库伦模型是岩土工程分析中最常用的塑性模型，其参数少，容易

获得，概念简单而又能反应土体的摩擦性。但摩尔-库伦模型并不能直接计算出土

体的塑性变形，需要采用应变软化修正的摩尔 -库伦模型、双屈服模型等来获得。

摩尔-库伦模型只适用于破坏后阶段占主导的工程分析。双屈服模型和修正剑桥模

型考虑了体积变化对土体变形和屈服特性的影响，采用体积模量和剪切模量来计

算土体的塑性体积变形，更适用于岩土材料。同时，修正剑桥模型由于考虑了先

期固结压力对土体应力应变响应的影响更适用于黏土材料。但显然，以上模型仅

针对土体的一些基本特性如强度特性、摩擦特性和屈服特性等有很好的模拟效果，

更复杂的土体特性如结构性、循环特性以及小应变特性等还需要通过对上述经典

本构模型进行修正来实现。  



双屈服面渐进硬化本构模型及海上风机桩基础累积变形规律 

 76 

表 4.2 内置本构模型汇总  

类型 本构模型 典型的材料类型 工程应用范围 

空模型 - 无材料特性 洞穴、开挖以及回填模拟 

弹性模型 

各向同性弹

性模型 

均质各向同性连续介质材料，

具有线性应力应变行为的材料 

低于强度极限的人工材料（如钢

材）力学行为的研究、安全系数

的计算等 

正交各向异

性弹性 

模型 

具有三个相互垂直的弹性对称

面的材料 

低于强度极限的柱状玄武岩的力

学行为研究 

横观各向同

性弹性模型 

具有各向异性力学行为的薄板

层装材料（如板岩） 

低于强度极限的层状材料力学行

为研究 

塑性模型 

德鲁克-普拉

格塑性模型 
极限分析、低摩擦角软黏土 

用于和隐式有限元软件比较的一

般模型 

摩尔-库仑塑

性模型 

松散或胶结的粒状材料：土

体、岩石、混凝土 

岩土分析常用模型（如边坡稳定

稳定、地下开挖等） 

应变强化 /软

化摩尔-库仑

塑性模型 

具有非线性强化和软化行为的

层状材料 

材料破坏后力学行为（失稳过

程、矿柱屈服、顶板崩落等）研

究 

遍布节理塑

性模型 

具有强度各向异性的薄层状材

料（如板岩） 
薄层状岩层的开挖模拟 

双线性应变

强化/软化摩

尔-库仑塑性

模型 

具有非线性强化和软化行为的

层压材料 
层状材料破坏后的力学行为研究 

双屈服塑性

模型 

压应力引起体积永久缩减的低

胶结粒状散体材料 
注浆或水力充填模拟 

修正剑桥模

型 

变形和抗剪强度是体变函数的

材料 
黏土中的岩土工程研究 

霍克-布朗塑

性模型 
各向同性的岩质材料 岩体中的岩土工程研究 

4.4.3 自定义本构模型关键技术  

FLAC3D提供了FISH和C++两种语言环境供用户编写自定义本构模型。本章

基于C++语言对UACC2 模型进行二次开发。首先，通过Visual Studio平台编写C++
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代码来创建自定义本构模型动态链接库文件DLL，同时存放在FLAC3D安装目录

“…\exe64\plugins\cmodel”下，再在主程序中通过“Model Configure Plugin”命

令调用自定义本构模型。自定义本构程序的本质是对主程序输入的应变增量计算

输出新的应力，具体流程见图 4.5。  

 

图 4.5 FLAC3D自定义本构程序流程图  

图 4.5 虚线框内为自定义本构程序主体组成部分。核心分为 3 个板块：参数

赋值板块、状态变量初始化板块和本构关系计算板块。  

(1) 参数赋值板块：先通过getProperties()函数给出主程序调用本构模型所有模

型参数名称的字符串格式，如图 4.6(a)。再利用getProperty()函数按顺序返回各模

型参数的值，如图 4.6(b)，所排顺序要与getProperties()函数中给出的字符串顺序

一致。最后通过setProperty()函数从主程序命令“zone property name = dVal”中获

得所有模型参数的数值dVal，如图 4.6(c)。  

(2) 状态变量初始化板块： initialize()函数对模型计算中常用的变量进行初始

化，该函数在主程序执行“Cycle/Solve”命令时对每个单元只调用一次进行初始

化，且此函数中应变是没有定义的，不能对应变进行引用和修改，如图 4.7。  

(3) 本构关系计算板块：通过run()函数对主程序中每次循环下的每个子单元输

入的应变增量参照图 4.3 计算出新的应力和状态变量，并将子单元的体积应力进

行体积平均化处理赋给单元，偏应力不需要平均化处理，如图 4.8。  
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(a) getProperty()函数                     (b) getProperties()函数  

 

(c) setProperty()函数  

图 4.6 自定义本构程序参数赋值板块  

 

图 4.7 自定义本构程序状态变量初始化板块  

 

图 4.8 自定义本构程序本构关系计算板块  
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4.5 自定义UACC2 模型单元体测试  

为了验证基于切面隐式积分算法编写的UACC2 模型嵌入FLAC3D的准确性，

本章利用温州黏土和丰浦砂静三轴试验的模拟结果，对FLAC3D的单元体模拟结

果和Fortran程序计算结果进行比较，测试嵌入的适用于黏土和砂土的双屈服面渐

进硬化本构模型UACC2 在模拟黏土和砂土力学特性上的有效性。FLAC3D中土体

单个单元如图 4.9 所示，其中土单元三面固定，另三面施加正向围压。  

 

图 4.9 FLAC3D土体单单元建模示意图  

4.5.1 黏土应力应变响应验证 

选取第 2 章模拟过的温州黏土静三轴不排水试验作为模拟对象，试验的基本

情况见 2.4.2 节，UACC2 模型的基本参数如表 4.3 所示。  

表 4.3 温州黏土模型参数  

符号  名称  数值  符号  名称  数值  

ν 泊松比  0.25 n 屈服面形状  0.8 

κ0  回弹斜率  0.042 s0 渐进硬化速率  0.1 

c 非线性小应变  1.46 Ad 相对剪胀率  3.5 

ω 非线性小应变  4 ξ 结构损伤速率  0.83 

α e  弹性交叉各向异性  0.2    

M 临界状态线斜率  1.15    

λi 压缩斜率  0.385    

首先，分别利用Fortran编写的程序和FLAC3D程序模拟黏土各向同性压缩试

验，参数采用表 4.3 中的取值。图 4.10(a)对比了FLAC3D内置的修正剑桥模型和

嵌入的UACC2 模型的计算结果。正如第 3 章所述，当UACC2 模型的屈服面形状

参数n = 1, m = 0，且不考虑土体的弹性各向异性、非线性小应变特性以及结构性

（即c=1, ω=0,α e=0, s0=0, Ad=0, ξ=0）时，UACC2 模型退化为修正剑桥模型。图 4.10(a)

的对比结果说明了UACC2 模型主体修正剑桥框架嵌入FLAC3D的有效性。图
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4.10(b)对比了在考虑所有黏土特性的情况下利用Fortran编写的和FLAC3D嵌入的

UACC2 模型模拟黏土各向同性压缩试验的结果，可以看到，FLAC3D嵌入的和

Fortran的结果吻合一致，UACC2 模型在加卸载条件下展现了良好的非线性滞回特

性。UACC2 模型有效地改善了修正剑桥模型在卸载-再加载段纯弹性的缺陷，使

再加载过程中产生塑性变形，应力路径不再回到卸载起点。  

100 200 300 400500
0.6

0.8

1.0

1.2

1.4

孔
隙

比
 e

平均有效应力 p' / kPa

 MCC-FLAC3D内置

 UACC2-FLAC3D

 

100 200 300 400500
0.6

0.8

1.0

1.2

1.4

孔
隙

比
 e

平均有效应力 p' / kPa

 UACC2-Fortran

 UACC2-FLAC3D

 

(a) 修正剑桥模型MCC                     (b) UACC2 模型  

图 4.10 各向同性压缩试验Fortran和FLAC3D嵌入模拟结果  

其次，利用Fortran程序和FLAC3D嵌入程序分别计算温州黏土三轴不排水试

验，如图 4.11 所示。从应力应变曲线和不排水应力路径的模拟结果来看，UACC2

模型退化为修正剑桥模型的模拟结果与 FLAC3D内置的修正剑桥模型一致，

FLAC3D嵌入的UACC2 模型很好地描述了温州黏土的不排水特性，与Fortran程序

的结果相差无几。进一步说明了UACC2 模型黏土部分在FLAC3D中的有效性。  
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图 4.11 黏土三轴不排水试验Fortran和FLAC3D嵌入程序模拟结果  

4.5.2 砂土应力应变响应验证  

选取第 3 章模拟过的丰浦砂静三轴试验作为模拟对象，试验的基本情况见

3.6.2 节，UACC2 模型的基本参数如表 4.4 所示。  

图 4.12 对比了三轴排水条件下Fortran程度和FLAC3D嵌入程序的模拟结果。

从结果来看，FLAC3D嵌入的UACC2 模型可以很好地模拟出排水条件下密砂剪胀、

松砂剪缩的特性，同时与Fortran模拟的结果高度一致。证明了FLAC3D嵌入程序

在排水路径上的准确性。  

图 4.13 展示了三轴不排水条件下Fortran程序和FLAC3D嵌入程序的模拟结果。

可以看到，UACC2 模型在FLAC3D中同样可以模拟出砂土的不排水剪胀、剪缩特

性。图 4.13(b)中的不排水有效应力路径说明了UACC2 模型改进的屈服面方程在

砂土液化特性上的灵活性。Fortran程序和FLAC3D嵌入程序重合度较高，进一步

证明了UACC2 模型嵌入FLAC3D在不排水路径上的正确性。  
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表 4.4 丰浦砂模型参数  

参数 符号 数值 典型范围 

弹性 

K0 150 120-160 

ν 0.3 0.1-0.4 

α 0.5 0.5-0.7 

LCC线 
ρc 0.3 0.25-0.45 

pr 5500 4000-6000 

临界状态 M 1.27 1.0-1.6 

屈服面形状 n 0.9 0.5-2.0 

硬化机制 
s0 4.0 0.5-6.0 

Ad 1.0 0-3.0 
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(a) 应力-应变曲线                        (b) e-logp′ 

图 4.12 砂土三轴排水试验Fortran和FLAC3D嵌入程序模拟结果  
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图 4.13 砂土三轴不排水试验Fortran和FLAC3D嵌入程序模拟结果  
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4.6 自定义UACC2 模型多单元测试 

为了验证UACC2 模型在FLAC3D多单元模拟中的正确性，选用FLAC3D帮助

手册里的案例——路堤荷载下饱和地基沉降来测试嵌入的本构模型。案例的基本

情况如图 4.14 所示，单位厚度地基深 10m，宽 20m，路堤宽度 8m。由于对称性，

选取一半进行建模，施工过程中路堤的重量通过施加在地基表面相对范围的压力

来模拟。地下水自由面位于地基顶面。地基土为饱和黏土，孔隙率为 0.3，干密度

为 2×103 kg/m3。水平有效应力与垂直有效应力之比为 0.7，采用修正剑桥模型MCC，

其基本参数如表 4.5 所示。  

 

图 4.14 模型示意图  

表 4.5 MCC/UACC2 模型参数  

符号  名称  数值  符号  名称  数值  

ν 泊松比  0.3 n 屈服面形状  1 

κ0  回弹斜率  0.062 s0 渐进硬化速率  0 

c 非线性小应变  1 Ad 相对剪胀率  0 

ω 非线性小应变  0 ξ 结构损伤速率  0 

α e  弹性交叉各向异性  0    

M 临界状态线斜率  0.888    

λi 压缩斜率  0.161    

本例中，黏土轻度超固结，正常固结屈服应力初始值pc等于 1.6×105 Pa。对于

正常固结黏土，其底部pc等于 1.579×105 Pa，p′=8.33×104 Pa，q=7.0×104 Pa。在模

拟过程中，假定土体材料的泊松比保持不变。另外，土体的渗透系数k为 10-12 

(m/s)/(PA/m)。由于土体模量是平均有效应力和孔隙比的函数，这些数值在模拟过

程中不断变化，K+4/3G的平均值保持在 106Pa左右，比水的体积模量(Kw=2×108Pa)

低两个数量级。因此，扩散系数c由黏土材料控制，其量级可由公式 ( )4 / 3c k K G= +

估算，约为 10-6 m2/s。根据扩散过程的时间尺度计算公式 2 /ct L c= ，其中L为模型
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高度 10m，可估算得 ct 约为三年。与该时间相比，路堤施工可假设为瞬时发生。

首先对路堤施工短期内的地基沉降进行不排水分析（共施加 50kPa的力，相当于

路堤高度 2.5m），然后在允许地表排水的情况下监测地基沉降的长期响应。  

图 4.15 展示了FLAC3D内置修正剑桥模型和UACC2 模型模拟的路堤施工短

期内的地表沉降。以路堤中心（ 0mx = ）为基准，每间隔 2m设置一个监测点， 4mx =

为路堤边缘监测点， 6mx = 为路堤 2m外地表监测点（见图 4.14 中的红点）。按表

4.5 设置UACC2 的模型参数，此时UACC2 退化为修正剑桥模型MCC。由模拟结

果可以看到，路堤中心沉降最大，越靠近边缘，沉降越小，路堤外 2m位置有明显

的隆起，FLAC3D内置的修正剑桥模型与嵌入的UACC2 模拟的结果几乎一致。图

4.16 展示了路堤施工短期内的孔隙水压力演化图。共设置 2 个监测点p1 和p2，分

为位于图 4.14 的蓝点位置。可以看到，两个监测点的孔隙水压力变化嵌入的

UACC2 模型与FLAC3D内置的修正剑桥模型吻合较好。图 4.17 和图 4.18 分别对

比了两个模型路堤施工结束时地基的位移云图和孔隙水压力云图，进一步说明了

UACC2 模型嵌入FLAC3D在多单元模型不排水工况计算中的准确性。  
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图 4.15 路堤施工短期内地表沉降  

0.0 0.6 1.2 1.8 2.4 3.0 3.6 4.2
0

1

2

3

4

5

6

7

p2

p1
 UACC2

 FLAC3D内置MCC

孔
隙
水
压
力

 ×
1

0
4
 (

P
a)

时间 ×105

 

图 4.16 路堤施工短期内孔隙水压力  
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(a) FLAC3D内置MCC                         (b) UACC2 模型  

图 4.17 路堤施工结束时地基位移云图  

 

(a) FLAC3D内置MCC                         (b) UACC2 模型  

图 4.18 路堤施工结束时地基孔隙水压力云图  

图 4.19 和图 4.20 分别展示了路堤施工结束后在允许地表排水的情况下孔隙

水压力和地基沉降的长期响应。两个孔隙水压力监测点的演变图证实了排水模拟

结束时孔隙水压力已达到稳态流动。由于孔隙水压力的消散，地基土重新固结，

路堤下的最大沉降量从 0.14 m增加到 0.19 m。UACC2 模型的模拟结果与FLAC3D

内置的修正剑桥模型一致。图 4.21 对比了排水模拟结束时地基土的位移云图，可

以看到，路堤下地基土的变形模式整体一致，略微的差异可能是由于本构编写采

用的方式不同导致的。这种差异在单个单元计算中不会显现，但在多单元的计算

中不断累积。总的来说，UACC2 模型嵌入FLAC3D在多单元模型固结排水工况的

计算是有效的。  
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图 4.19 路堤施工结束后孔隙水压力的消散  
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图 4.20 路堤施工结束后地表沉降长期响应  

 

(a) FLAC3D内置MCC                         (b) UACC2 模型  

图 4.21 排水模式结束时地基位移云图  

4.7 本章小结 

一个准确的预测土体力学行为的本构模型是大型数值计算的基础。本章基于

FLAC3D本构模型二次开发平台将第 3 章提出的适用于黏土和砂土的双屈服面渐

进硬化本构模型UACC2 嵌入FLAC3D主体程序中，并测试了其有效性。本章的主

要内容如下：  

(1) 整理了嵌入FLAC3D所需的UACC2 模型的基本公式。  

(2) 详细介绍了切面隐式积分算法的基本理论，并推广到UACC2 模型中。  

(3) 测试UACC2 模型采用切面隐式积分算法在FLAC3D软件单元体及多单元

计算中的可行性。利用FLAC3D内置的修正剑桥模型验证了嵌入UACC2 模型基本

框架的有效性，并结合第 2 章和第 3 章黏土和砂土的三轴试验模拟验证了嵌入

UACC2 模型的正确性。  
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第5章 软黏土地基海上风机单桩基础累积变形规律 

5.1 引言 

随着海上风电场离岸距离以及场址水深的增加，单桩基础作为一种成熟的基

础形式广泛应用于海上风电场的建造。不同于陆上小直径单桩基础，海上风机单

桩基础的直径通常超过 2m，其受力和变形模式与陆上小直径单桩有显著差异。海

上风机单桩基础受海洋风、浪、流等循环荷载作用，其上部结构风压倾覆弯矩和

风暴潮等水平循环荷载极易影响风电机组的正常服役性能甚至导致风机基础失稳

破坏。另外，我国东部近海海域广泛分布着深厚的软黏土层，软黏土在循环荷载

作用下极易产生超静孔隙水压力的累积及强度弱化，进而影响桩土相互作用。  

本章首先选用上软（黏土）下硬（砂土）地基海上风机单桩基础水平受荷离

心模型试验，利用FLAC3D软件验证第 3 章提出的适用于黏土和砂土的双屈服面

渐进硬化本构模型UACC2 在海上风机单桩基础受力和变形分析中的有效性。其

次，利用建立的数值模型考虑不同的桩土参数分析海上风机单桩基础的累积变形

规律，根据模拟结果提出黏土地基海上风机单桩基础桩顶累积变形预测模型。  

5.2 单桩水平受荷离心模型试验验证 

5.2.1 单桩水平受荷离心模型试验概况  

本节选用李涛 [116]所做的上软下硬地基海上风机单桩基础水平受荷离心模型

试验的研究结果。试验在浙江大学ZJU-400 土工离心机中完成，离心加速度为

83.3a g= 。模型桩采用空心管桩形式，弹性模量为 68.9GPa，桩端闭口，如图 5.1

所示，其基本参数见下表 5.1。桩身共布置 15 对弯矩应变片，其中泥面以下每隔

3.6cm布置 1 对弯矩应变片，靠近桩端 2 对应变片间隔 9cm布置。  

表 5.1 模型桩与相应原型桩参数  

类型  直径  壁厚  埋深  抗弯刚度EpIp 

模型桩  30 mm 1 mm 570 mm 660 2N m  

原型桩  2.5 m 0.025 m 47.3 m 31.26 2GN m  

模型箱长为 0.65m，宽 0.42m，高 0.75m。选用福建标准砂，相对密实度为

60%，先在底层铺设 2cm厚的粗砂垫层方便排水。再通过落雨法制备干砂地层，

进行为期一周的真空饱和，制备完成后的粗砂垫层和砂土地基总厚度为 0.46m。

上部软黏土层选用高岭土，通过调配 2 倍液限的高岭土泥浆分层均匀的浇灌在饱
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和砂土地层上，随后在离心机 83g的条件下进行固结。固结完成后的地基如图 5.2

所示，此时还原到原型，砂土地层厚度 36.5m，黏土地层厚度 21m。T-bar贯入试

验测得的地基土不排水抗剪强度如图 5.3 所示。  

      

图 5.1 模型单桩示意图(李涛 [116]) 

 

图 5.2 地基土示意图(李涛 [116]) 

 

图 5.3 地基土T-bar不排水抗剪强度  

此试验分别进行了水平单调加载和水平循环加载两组工况。水平单调加载工

况下静力加载速度为 0.002m/s，可认为桩周土基本处于不排水条件 [116]。水平循环
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加载工况下，采用位移控制，循环幅值为 0-0.003m，加载频率为 0.64Hz，循环 135

次。具体试验安排见表 5.2。  

表 5.2 试验安排  

试验类型  位移幅值  加载速率  循环次数  加载高度  

单调  0.015m 0.002m/s - 
9.5cm 

循环  0.003m 0.64Hz 135 

5.2.2 FLAC3D计算模型与计算参数  

5.2.2.1 管桩  

模拟采用离心模型试验的原型尺寸进行建模。由于桩端闭口，管桩可采用

FLAC3D中的PILE单元。PILE单元假设两个节点之间具有均匀、双对称横截面特

性的直线段，任意的桩结构可以由桩单元集合组成。本模型单桩直径为 2.5m，壁

厚 0.025。由于试验加载高度为 9.5m，本模型管桩桩长设为 56.8m，入土埋深 47.3m。

FLAC3D为每个PILE单元提供了 20 个可用属性，本模拟管桩所需的具体参数见表

5.3 所示。  

表 5.3 FLAC3D管桩模型参数  

FLAC3D命令  参数  取值  

youngs 杨氏模量( 2N/m ) 20e10 

poisson 泊松比  0.33 

cross-sectional-area 横截面积(m2) 0.2 

moi-polar 极惯性矩(m4) 0.298 

moi-y y轴惯性矩(m4) 0.149 

moi-x x轴惯性矩(m4) 0.149 

perimeter 周长(m) 7.85 

5.2.2.2 地基土  

地基采用实体单元，尺寸完全按照离心模型试验的原型尺寸进行建模，即长

宽高分别为 54m 35m 57.5m  。砂土层与黏土层的分界线在泥面下 21m处。本构模

型采用第 3 章提出的适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化UACC2 模型（见表

4.1），高岭土的模型参数取值参照表 2.1，福建砂的模型参数参照文献 [153]反算获

得，具体的本构模型参数见表 5.4 所示，未用到的参数为 0。考虑到泥面处土体应

力水平为 0 时采用修正剑桥类模型不易计算通过，本章在泥面处增加 50kPa的上

覆压力，减小模拟的计算难度。同时，地下水位线设置在泥面处。  
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表 5.4 FLAC3D地基土模型参数  

黏土  砂土  

参数 取值  参数  取值  

  0.2   0.3 

M 0.7 M 1.45 

n 1.1 n 0.9 

Ad 0.1 Ad 0.1 

s0 3 s0 1 

m 0 m 0.6 

c 5 ρc 0.35 

  0.5 pr 6000 

i  0.173 α 0.6 

0  0.034 K0 140 

5.2.2.3 桩土接触面  

选用PILE单元建模的一个优势在于每个桩单元不仅具有抗弯、抗压等特性，

其与实体土单元网格间还存在法向（垂直于桩轴）摩擦作用及剪切（平行于桩轴）

作用，可直接通过接触界面耦合的弹簧特性进行定义。PILE单元通过剪切和法向

耦合弹簧与实体单元相互作用，耦合弹簧相当于一个非线性的弹簧滑块连接器，

用于在桩节点处传递PILE单元和实体单元网格间的力和速率。这一设定与p-y曲线

法简化的Winkler-spring模型相类似。  

(1) 剪切耦合弹簧行为：  

桩土界面的剪切行为本质上由粘聚力和摩擦力组成。其在数值上简化为PILE

单元节点处的弹簧滑块系统。PILE单元和实体土单元界面之间产生的相对剪切位

移 su 由PILE单元的剪切耦合弹簧特性控制，其主要与剪切刚度 sk 、剪切粘聚强度

sc 、剪切摩擦角 s 及桩身接触周长p有关。图 5.4 展示了根据这些参数及有效围压

m 描述的PILE单元在剪切方向上的力学行为，同时每个PILE单元上的剪切耦合

弹簧特性在桩节点处取平均值。  

(2) 法向耦合弹簧行为：  

桩土界面的法向行为也可由粘聚力和摩擦力组成，其在数值上表示为沿桩轴

线节点处的弹簧滑块系统。法向耦合弹簧行为可以描述荷载间的滞回特性、桩土

间的间隙以及桩周土的挤压效应。PILE单元和实体土单元界面之间产生的相对法

向位移 nu 由PILE单元的法向耦合弹簧特性控制，其主要与法向刚度 nk 、法向粘聚

强度 nc 、法向摩擦角 n 、桩身接触周长p及桩土间隙g有关。图 5.5 展示了根据这

些参数及有效围压 m 描述的PILE单元在法向上的力学行为。  
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(a) 单位长度上剪切力与相对剪切位移的关系      (b) 抗剪强度准则  

图 5.4 PILE单元剪切耦合弹簧行为(FLAC3D 6.0 帮助手册) 

 

(a) 单位长度上法向力与相对法向位移的关系      (b) 法向强度准则  

图 5.5 PILE单元法向耦合弹簧行为(FLAC3D 6.0 帮助手册) 

对于竖向受荷桩，桩土接触面的剪切耦合弹簧行为更为重要，而对于水平受

荷桩，其接触面的法向耦合弹簧特性起主要作用。若桩土破坏发生在土层中，则

剪切耦合弹簧特性由土的摩擦角和粘聚力控制，若桩土破坏发生在桩土界面处，

则可适当减小该值以反映桩身表面的光滑度。根据Loganathan等 [154]所述的简化方

法，桩土界面的法向弹簧刚度 nK 和剪切弹簧刚度 sK 可由土体的剪切模量G进行估

算，即：  

0.14

10
p

n

E
K G

G

−

 
  

 
                     (5.1) 

1.6sK G                          (5.2) 

假设剪切和法向耦合弹簧的粘结强度约等于土体的不排水抗剪强度 [154]。则

本节模拟所用的PILE单元模型参数具体由表 5.5 所示。  
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表 5.5 FLAC3D桩土接触面参数  

FLAC3D命令  参数  取值  

黏土层：    

coupling-stiffness-shear 剪切耦合刚度  3.84e6 

coupling-cohesion-shear 剪切耦合粘聚强度  1.0e10 

coupling-friction-shear 剪切耦合摩擦角  10 

coupling-stiffness-normal 法向耦合刚度  9.94e6 

coupling-cohesion-normal 法向耦合粘聚强度  3.93e5 

coupling-friction-normal 法向耦合摩擦角  0 

coupling-gap-normal 间隙  on 

砂土层：    

coupling-stiffness-shear 剪切耦合刚度  3.84e9 

coupling-cohesion-shear 剪切耦合粘聚强度  1.0e12 

coupling-friction-shear 剪切耦合摩擦角  30 

coupling-stiffness-normal 法向耦合刚度  9.94e9 

coupling-cohesion-normal 法向耦合粘聚强度  3.93e6 

coupling-friction-normal 法向耦合摩擦角  0 

coupling-gap-normal 间隙  on 

另外，PILE单元支持桩土间的大变形滑动，当程序以大变形模式运行时，用

于传递力和速率的桩节点的插值位置将通过网格进行移动，从而计算桩的大变形

或桩土破坏后的力学响应，实现桩节点和实体土单元间的实质性滑动。  

5.2.2.4 数值模拟流程  

数值模拟步骤与离心模型试验基本一致，先对地基土进行地应力平衡，随后

在土层中打入单桩至指定深度进一步平衡，之后根据图 5.2 的试验安排分别施加

水平静力和循环荷载。每一计算步均需计算达到力学平衡和变形稳定。图 5.6 展

示了本数值模型在三维空间上的示意图。  

5.2.3 模拟结果验证  

5.2.3.1 水平单调加载  

图 5.7 展示了水平单调加载下桩顶水平荷载位移曲线的模拟和试验对比结果。

可以看到，FLAC3D的模拟结果与离心模型试验的结果基本一致，桩顶的水平荷

载位移曲线呈现了高度的非线性。  

图 5.8 对比了桩身弯矩的试验和模拟结果。可以看到，模拟结果与试验数据

基本吻合。随着水平荷载的增大，桩身最大弯矩逐渐增大，在荷载向下传递的同

时桩身的最大弯矩也逐渐向下移动。在埋深 33m处出现弯矩的反弯点，越往下弯
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矩越小，桩端弯矩几乎为 0。图 5.8 展现了一个典型的柔性桩在水平荷载下的弯矩

分布图。  

 

图 5.6 水平受荷单桩数值模型剖面图  

 

图 5.7 桩顶水平荷载位移曲线对比  

 

图 5.8 桩身弯矩分布  
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图 5.9 给出了桩身位移的对比图。同样，FLAC3D数值模拟的结果和离心模型

试验的结果基本吻合。埋深 25m以下，桩身的水平变形非常微小，进一步说明了

此类桩为柔性桩。  

 

图 5.9 桩身位移分布  

图 5.10 给出了p-y曲线试验与模拟的对比结果。选取了埋深为 3m和 5m（1.2D

和 2D）处的p-y曲线数据，可以看到，模拟结果与试验结果基本吻合。  

 

图 5.10 p-y曲线对比  

图 5.11 展示了单调加载完后模型的位移云图。可以看到，桩后的土体位移较

大，发生了明显的下陷，桩土间出现空隙，桩前的土体由于挤压有轻微的隆起。

地基土的位移集中在泥面下 15m深度内，且整体呈楔形破坏，这与图 1.10(c)中柔

性桩的桩周土流动机理相同。  
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(a) 剖面图                              (b) 俯视图  

图 5.11 单调加载完后模型的位移云图  

5.2.3.2 水平循环加载  

图 5.12 展示了水平循环加载下桩顶的荷载位移曲线。模拟结果和离心模型试

验基本吻合，滞回圈的大小和发展方向也基本一致。在第一个循环加载结束后，

桩顶的残余变形基本在 0.05m左右。图 5.13 整理了峰值荷载比随循环次数的变化

关系。可以看到，模拟与试验的变化趋势一致，峰值荷载在循环初期衰减较快，

随着循环次数的增加，衰减速率逐渐减慢。  

  

(a) 离心模型试验                           (b) 模拟结果  

图 5.12 水平循环加载下桩顶水平荷载位移曲线  
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图 5.13 峰值荷载比随循环次数的变化关系  

图 5.14 对比了水平循环加载下不同深度处p-y曲线的试验和模拟结果。模拟

结果展现了p-y曲线良好的非线性。随着循环次数的增加，桩周土反力逐渐减小。

在 3D深度范围内，桩周土反力随深度逐渐增大，3D深度以下，桩周土反力减小，

模拟与试验结果的趋势保持一致。  

 

(a) 离心模型试验                           (b) 模拟结果  

图 5.14 水平循环加载下不同深度处p-y曲线  

图 5.15 给出了不同循环次数下荷载峰值对应的位移云图。可以看到，地基土

的位移集中在泥面下 15m深度内，随着循环次数的增加，桩周土体的扰动范围逐

渐扩大，整体呈楔形流动。桩后土体有明显的大变形（间隙），随着循环次数的增

加，此间隙逐渐往深处扩大。图 5.15 很好地展示了循环加载下土体流动模式的发

展。  
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(a) N = 1                   (b) N = 5                   (c) N = 10 

 

(d) N = 20                   (e) N = 60                   (f) N = 80 

图 5.15 循环加载下模型的位移云图  

5.3 水平循环荷载下单桩累积变形规律分析 

海上风机桩基础长期承受来自风、浪、流等水平循环荷载作用，其破坏模式

通常不是因为达到桩基的极限承载力，而是由于桩顶的累积变形造成失稳破坏。

有效预测和控制桩基的累积变形对海上风电机组的正常服役具有重要意义。  

根据试验结果 [6, 104, 111, 112]，海上大直径单桩基础的水平累积变形通常采用对

数或幂函数的形式来描述，如表 5.6 所示。  

由于试验条件有限，常见的水平累积变形预测模型局限于试验桩型，且与循

环次数相关的累积速率指数通常是经验性的，不能很好地推广到工程应用。本节

利用 5.2 节验证过的数值模型，对黏土地基水平受荷大直径单桩基础进行参数研

究，探究桩基的几何物理参数、荷载条件和地基土参数对桩顶水平累积变形（荷

载衰减）的影响。具体的模拟安排如表 5.7 所示，其中，1-7 组模拟均分别进行静

力加载和位移控制的单向循环加载。海上大直径桩基的水平静力荷载位移曲线通

常没有明显的拐点，采用拐点法确定桩基的水平极限承载力较为主观，本文采用

Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩顶水平位移 0.1D作为桩基的水平极限控制位移
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（ uy ），则 0.1D位移下的荷载为极限控制荷载（ uF ）。基于此定义，1-7 组模拟的

循环幅值（ / uF F ）设为 0.2、0.4、0.6、0.8 和 1.0，循环次数为 100 次。由于本节

采用位移控制，每组幅值的循环位移可根据静力荷载位移曲线上相应设计荷载对

应的位移获得。8-12 组模拟只进行位移控制的单向循环加载，循环幅值为 0.4，循

环 100 次，以探究黏土的结构性对水平累积变形的影响。  

表 5.6 水平累积变形预测模型  

类型  直径  (m) 地层  预测模型  文献  

幂函数  0.08-3 砂土  ( ) ( )= , b

N s b b d c cT R T N      Leblanc 等 [6] 

幂函数  0.3-5.9 砂土、黏土  1

b

Ny y N=   

Little 等 [155]、Long 等

[156]、朱斌等 [104]、

Khemakhem[112]、杨清

杰 [98] 

对数函数  0.1-1.5 砂土  ( )1 1 lnNy y t N=  +  
Rosquoet 等 [157]、Lin 等

[158]、熊根 [20] 

对数函数  2.4 砂土  1 1 ln 1
2

N

N
y y t

  
= + +  

  
 Bienen 等 [159] 

表 5.7 模型参数安排  

编号  土体模量 Es 桩基刚度 Ep 直径(m) 壁厚(m) 埋深(m) 桩土相对刚度 l 

1 

2MPa 

200GPa 1.5 0.03 47.3 0.0006 

2 200GPa 2.5 0.03 47.3 0.0030 

3 200GPa 3.5 0.03 47.3 0.0082 

4 200GPa 4.5 0.03 47.3 0.0176 

5 200GPa 5.5 0.03 47.3 0.0322 

6 
2MPa 

50GPa 2.5 0.03 47.3 0.0007 

7 4000GPa 2.5 0.03 47.3 0.0595 

考虑黏土的结构性  

8 pci=5, ξ=0.1 

200GPa 2.5 0.03 47.3 0.0030 

9 pci=10, ξ=0.1 

10 pci=10, ξ=0.5 

11 pci=10, ξ=2 

12 pci=10, ξ=4 

5.3.1 水平累积变形影响因素分析  

参考图 5.12 的衰减规律，采用幂函数的形式引入桩顶水平累积变形（荷载衰

减）公式：  
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1

1

     

     

b

N

b

N

y y N

F F N

 = 


= 

力控制

位移控制
                  (5.3) 

式中，b为桩顶累积变形（荷载衰减）指数，控制了桩顶累积变形的速率；对于

力控制的加载， 1y 和 Ny 分别为第 1 次和第N次循环下桩顶的水平位移；对于位移

控制的加载， 1F 和 NF 分别为第 1 次和第N次循环下桩顶的峰值荷载。  

图 5.16 给出了 1-7 组单桩桩顶水平荷载位移曲线的模拟结果。  

 

(1) D=1.5m, EP=200GPa              (2) D=2.5m, EP=200GPa 

 

(3) D=3.5m, EP=200GPa              (4) D=4.5m, EP=200GPa 

 

(5) D=5.5m, EP=200GPa              (6) D=2.5m, EP=50GPa 
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(7) D=2.5m, EP=4000GPa 

 图 5.16 桩顶水平荷载位移曲线的模拟结果  

5.3.1.1 桩径  

不同于陆上小直径桩基，海上风机桩基础的直径通常超过 2m，随着风电场场

址水深的增加，单桩基础的直径随之增加。本节考虑 5 种不同的桩径，即长径比

分别为 37.9、22.7、16.2、12.6 和 10.3。图 5.17 整理了不同循环幅值下桩顶峰值

荷载衰减速率b随桩径的变化关系。可以看出，相同桩长下，随着单桩直径的增加，

长径比减小，桩顶的峰值荷载衰减速率逐渐加快。长径比从 37.9 降低到 10.3，桩

顶循环衰减指数增加了 2.6 倍左右，说明在软黏土地基同等条件下，相比于细长

桩，短桩的循环弱化程度更为严重。  

 

图 5.17 不同桩径下桩顶峰值荷载衰减规律  

5.3.1.2 桩土刚度比  

为探究桩土刚度比 /p sK E E= 对桩顶累积变形速率的影响，本节采用 3 种不

同的桩基刚度Ep，如表 5.7所示，分析桩土刚度比K分别为 25000、100000和 2000000

时桩顶峰值荷载的衰减规律，如图 5.18。可以发现，桩土刚度比越大，b值越大，

桩顶峰值荷载的衰减程度越明显，基本呈线性增长。相同幅值下，桩土刚度比从

25000 增加到 2000000，循环衰减指数b增加约 4.5 倍，说明在软黏土地基中，较
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为刚性的桩抵抗循环弱化的能力比较为柔性的桩更差。根据图 1.9 所示的单桩变

形机理，当桩径较大、桩长较短以及土质较差时，桩基的刚度相对于土体刚度很

大，在承受水平荷载时，桩身容易绕轴线上某点发生转动，导致桩基的整体失稳。  

 

图 5.18 不同桩土刚度比下桩顶峰值荷载衰减规律  

5.3.1.3 桩土相对刚度  

桩土相对刚度是影响桩土相互作用及破坏模式的关键因素。根据Poulos和

Hull[89]的定义及分类标准，桩土相对刚度计算公式为：  

4

p p

s

E I
l

E z
=                            (5.4) 

式中，z为桩的埋入深度， sE 为土体的弹性模量， p pE I 为桩的抗弯刚度。当 0.0025l 

时，属于柔性桩；当 0.208l  时，属于刚性桩；当 0.0025 0.208l  时，属于半刚性

桩范畴。  

结合上述影响因素的研究结果，选取桩土相对刚度作为影响水平循环累积变

形规律的综合因素，探究其对循环荷载衰减（累积变形）指数b的影响。根据桩土

相对刚度分类标准 [89]，表 5.7 中大部分桩基处于半刚性桩范畴，小部分属于柔性

桩。图 5.19 整理了循环累积变形（荷载衰减）指数b随桩土相对刚度的变化规律，

可以看到，b随桩土相对刚度 l的增加而增加，基本呈线性关系。进一步说明了在

软黏土地基中，相比于柔性桩，较为刚性的单桩的水平累积变形速率更快，其在

软黏土中更容易发生倾斜。  
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图 5.19 循环累积变形（荷载衰减）指数b随桩土相对刚度 l的变化规律  

5.3.1.4 循环幅值  

图 5.20 整理了黏土地基不同循环幅值下桩顶峰值荷载衰减规律的模拟结果。

可以看到，循环幅值越大，桩顶的峰值荷载衰减速率越快，基本呈线性关系。幅

值从 0.2 增长到 1，循环衰减指数b增大了 1.3 倍左右。施加的循环幅值决定了桩

周软黏土所处应力水平的高低，正如 2.4.1 节所述，相比于低应力水平，软黏土在

高应力水平下其循环弱化速率更快，进而导致单桩的累积变形速率增加。  

 

图 5.20 不同循环幅值下桩顶峰值荷载衰减规律  

5.3.1.5 黏土结构性  

软黏土在长期地质沉积过程中会产生胶结作用，在剪切荷载下，其胶结作用

逐渐退化，土颗粒间的宏观孔隙结构逐渐破坏，导致软黏土的强度急剧降低，从

而导致变形速率的增大。本节采用本文提出的UACC2 模型，考虑初始结构性 cip

和结构损伤参数  ，探究初始结构性和结构破坏速率对单桩循环累积速率的影响。

图 5.21 给出了不同结构性参数下桩顶峰值荷载衰减随循环次数的变化规律。可以
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看到，在相同的结构损伤速率下，初始结构性参数 cip 的改变对桩顶峰值荷载衰减

曲线的影响很小，说明软黏土初始结构性对桩顶水平累积变形速率的影响很小。

而在相同的初始结构性下，随着结构损伤速率参数的增加，桩顶的峰值荷载衰减

速率明显增快。在剪切荷载作用下，软黏土的结构性破坏速率越快，单桩抵抗循

环弱化的能力越差。  

 

图 5.21 不同结构性参数下桩顶峰值荷载衰减规律  

5.3.2 循环p-y曲线 

图 5.22 展示了 6 组单桩沿桩身的循环p-y曲线模拟结果。可以看到，不同的

桩径、桩土刚度比、循环幅值以及黏土结构性参数下，p-y曲线的循环弱化规律基

本相同。桩周土反力的弱化主要集中在泥面下 5D深度范围内，且桩周土反力在循

环初期弱化迅速，随着循环次数的增加，桩周土反力逐渐趋于平稳。5D深度以下，

桩周土反力不再出现弱化，在 5D-6D深度范围内，桩周土反力随循环次数的增加

逐渐增大。同时，桩周土反力的最大值出现在泥面下 2D-2.5D深度处，2.5D深度

以下，桩周土反力随深度增加逐渐减小。  

 

(a) D=1.5m, 循环幅值 0.2             (b) D=2.5m, 循环幅值 0.4 
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(c) D=3.5m, 循环幅值 0.2             (d) D=4.5m, 循环幅值 0.8 

 

(e) Ep=50GPa, 循环幅值 0.2                (f) 5,  2cip = =  

图 5.22 循环p-y曲线  

5.4 桩顶累积变形预测模型 

由上节可知，桩顶的水平累积变形（荷载衰减）受桩基尺寸、桩土刚度比、

土体参数、荷载水平等多种因素影响，仅采用式(5.3)或表 5.6 中的其他预测模型

很难充分考虑各种因素对水平累积变形的影响，且根据试验结果建议的累积变形

速率b值局限性较大，无法完全应用于工程实际。本节根据图 5.16 的模拟结果，

探究累积速率b值与静力荷载位移曲线的关系，把桩顶水平累积变形规律与桩基

极限控制荷载、初始刚度（曲率）和循环设计荷载（幅值）联系起来，可通过简

单的现场静载试验或静力数值模拟，结合桩土参数，预测循环荷载下桩顶的水平

累积变形。  

5.4.1 静力荷载位移曲线  

参照p-y曲线法双曲正切型表达式，对单调加载下桩顶的荷载位移曲线进行拟

合，即：  
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1 tanh

r

u

u

y
F a F

y

  
 =   
   

                    (5.5) 

式中，F 和y分别为桩顶水平荷载和位移； uF 为桩基水平极限控制荷载； uy 为水平

极限控制位移，本文采用Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩顶水平位移 0.1D作为桩

基的水平极限控制位移，则 0.1uy D= ； 1a 和 r 为荷载位移曲线形状参数，分别控制

了荷载位移曲线的极限荷载和曲率（初始刚度）。  

图 5.23 给出了 1-7 组单桩静力荷载位移曲线的拟合结果。可以发现，不同的

桩基参数下， 1a 的取值都为 1.3。 r 随荷载位移曲线的曲率变化而变化，初始刚度

越大，r越小，荷载位移曲线的非线性程度越高。根据拟合结果，式(5.5)可改写为： 

1.3 tanh

r

u

u

y
F F

y

  
 =   
   

                    (5.6) 

 

图 5.23 静力荷载位移曲线拟合结果  

5.4.2 累积变形预测模型  

根据图 5.16，定义每组单桩极限控制荷载（ 1 = ）下的循环累积变形速率为

ub ，探究极限控制条件下循环累积变形速率 ub 与归一化极限控制荷载 uF 的关系，

如图 5.24 所示。可以看到，随着单桩极限控制荷载的增加，桩顶的水平累积变形

速率急剧增加，采用线性方程拟合模拟结果，可得如下关系式：  

 0.3 0.065u
u

u

F
b

s DL

 
= + 

 
                    (5.7) 

式中， us 为黏土的不排水抗剪强度，可根据试验数据沿桩身取平均值，本节模拟

地基土为高岭土，在没有实测数据的情况下可根据 0.70.18u vs OCR=  [160]估算沿桩

身的不排水抗剪强度；D为桩基；L为桩长。  
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图 5.24 极限控制条件下循环累积变形速率与极限控制荷载的关系  

由图 5.16 可知，不同的荷载水平下桩顶的累积变形速率不同。图 5.25 整理

了归一化累积变形速率（ / ub b ）随水平荷载的变化规律，可以看到，设计荷载F越

大，累积变形速率越快，为方便计算，采用线性方程拟合模拟结果，即：  

0.04 0.8
u

b
F

b
= +                        (5.8) 

 

图 5.25 归一化累积变形速率与荷载水平的关系  

同时，由图 5.16 和 5.23 可知，不同的桩基参数对静力荷载位移曲线的影响

很大，在相同的水平位移下，不同桩基参数对应的荷载水平有所不同，相应的累

积变形速率b也不同。换句话说，即使极限控制荷载 uF 相同，若荷载位移曲线的曲

率r不同，其相同幅值对应的初始水平位移 1y 也不会相同，进而影响桩顶的水平累

积变形速率。图 5.26 整理了不同循环幅值下荷载水平F与荷载位移曲线曲率（初

始刚度）r的变化关系。可以看到，当循环幅值相同时，曲率r越小，荷载水平越

高。同时，不同的循环幅值下荷载水平F随曲率的变形规律基本相同，根据拟合结
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果，可写为：  

( )
0.25

6.7 1F r= −                       (5.9) 

式中，根据本文循环幅值定义， / uF F = 。  

 

图 5.26 荷载水平与曲率的关系  

将式(5.8)和(5.9)代入式(5.7)，即可建立累积变形速率b与极限控制荷载 uF 、设

计荷载水平F、荷载位移曲线曲率（初始刚度）r的关系式：  

( )
0.25

0.268 1 0.8 0.3 0.065u

u u

FF
b r

F s DL

   
= − + +  

   
          (5.10) 

则根据式(5.3)，N次循环下桩顶的累积变形 Ny 可写为：  

( )
0.25

0.268 1 0.8 0.3 0.065

1

u

u u

FF
r

F s DL

Ny y N

  
− + +  

  =                  (5.11) 

式中，r和 uF 可从静力荷载位移曲线由式(5.6)拟合获得； us 为黏土的不排水抗剪强

度，可根据试验数据沿桩身取平均值；D为桩径；L为桩长，从加载点位置算起，

加载点以上可忽略不计。在没有具体数据时， 1y 可根据式(5.6)计算获得。根据设

计荷载F，即可估算N次循环下桩顶的水平累积变形 Ny 。  

5.5 预测模型验证 

采用杨清杰 [98]软黏土地基水平循环受荷大直径单桩离心模型试验（D=5.9m）、

Hong等 [12]软黏土地基水平循环受荷小直径单桩离心模型试验（D=0.8m）和Zhu等

[104]海上风机大直径单桩现场试验（D=2.2m）的结果验证 5.4 节提出的累积变形

预测模型的准确性。采用 0.1D作为静力极限控制位移，则静力荷载位移曲线拟合

结果如图 5.27 所示，三组试验静力荷载位移曲线的曲率r分别为 0.7（杨清杰 [98]）、

0.93（Hong等 [12]）和 0.95（Zhu等 [104]），极限控制荷载 uF 分别为 3.94MN、0.091MN

和 0.94MN。其余试验参数见表 5.8 所示。  
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图 5.27 静力荷载位移曲线拟合结果  

表 5.8 试验参数  

D(m) L(m) su(MPa) 设计荷载 F y1(m) 极限控制荷载  r 循环次数  b 

5.9 66 

 1MN 0.033 

3.94MN 

 100 0.114 

0.044 1.7MN 0.20 0.7 100 0.119 

 3.7MN 0.54  180 0.132 

0.8 15.2 0.01 
0.064MN 0.02 

0.091MN 0.93 
100 0.260 

0.096MN 0.07 100 0.274 

2.2 70 0.046 0.3MN 0.046 0.94MN 0.95 20 0.087 

根据式(5.10)可分别计算两组试验桩顶水平累积变形的速率b值，见表 5.8。根

据式(5.11)的预测模型，三组试验 6 种工况的桩顶累积变形预测结果比对如图 5.28

所示，可以看到，本章提出的预测模型可以很好地预测桩顶的累积变形。  

 

图 5.28 桩顶累积变形预测模型验证  

采用Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩顶水平位移 0.1D作为桩基的水平极限
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控制位移，则 0.1Ny D= ，代入式(5.11)，则：  

( )
0.25

0.268 1 0.8 0.3 0.065

10.1

u

u u

FF
r

F s DL
D y N

  
− + +  

  =               (5.12) 

根据式(5.6) 估算不同幅值下 1y 的值，代入式(5.12)，则：  

( )
0.25

1

0.268 1 0.8 0.3 0.065
1

1.31
0.1 0.1 ln

2
1

1.3

u

u u

r

FF
r

F s DLu

u

F

F
D D N

F

F

  
− + +  

  

 
+ 

 = 
 − 
 

      (5.13) 

整理可得 0.1D极限控制位移下不同幅值与循环次数的关系：  

( )
0.25

1

0.268 1 0.8 0.3 0.0651
1 1.3ln
2

1
1.3

u

u

r
F

r
s DL

N






−

  − + +    

 
+ 

= 
 −
 

         (5.14) 

由式(5.14)，本节三组试验 6 种工况的累积变形控制曲线如图 5.29 所示。若

海上风机疲劳负荷设计周期为 108 次，则三组试验的极限控制幅值分别为 0.3（杨

清杰 [98]）、0.04（Hong等 [12]）和 0.27（Zhu等 [104]）。  

 

图 5.29 累积变形控制曲线  

5.6 累积变形控制设计步骤 

基于上述分析，总结黏土地基海上风机单桩基础的水平累积变形控制设计步

骤如下：  

(1) 根据现场静载试验或静力数值模拟，采用式(5.6)拟合单桩基础桩顶静力荷

载位移曲线，获得 0.1D极限控制位移下的极限控制荷载 uF 及曲率r，即：  

1.3 tanh

r

u

u

y
F F

y

  
 =   
   

                   (5.6) 
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(2) 根据极限控制荷载 uF 及曲率r，给定设计荷载F，由式(5.10)计算累积变形

速率b值，即：  

( )
0.25

0.268 1 0.8 0.3 0.065u

u u

FF
b r

F s DL

   
= − + +  

   
         (5.10) 

式中， us 为黏土的不排水抗剪强度，可根据试验数据沿桩身取平均值；D为桩径；

L为桩长，从加载点位置算起，加载点以上可忽略不计。  

(3) 根据b值，即可估算出N次循环下桩顶的水平累积变形 Ny ，即：  

1

b

Ny y N=                          (5.15) 

其中，在没有具体数据时， 1y 可根据式(5.6)计算获得。  

(4) 采用Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩顶水平位移 0.1D作为桩基的水平极

限控制位移，则由上节推导可得 0.1D极限控制位移下不同幅值与循环次数的关系

为：  

( )
0.25

1

0.268 1 0.8 0.3 0.0651
1 1.3ln
2

1
1.3

u

u

r
F

r
s DL

N






−

  − + +    

 
+ 

= 
 −
 

           (5.14) 

则由式(5.14)得到的控制曲线示意图如图 5.30 所示，不同的b值和静力荷载位移曲

线可以得到不同的控制曲线（如例 1 和例 2）。若海上风力涡轮机疲劳负荷设计周

期为 108 次，当 810N = 时，例 1 和例 2 的循环控制幅值分别为 0.17 和 0.08。  

 

图 5.30 累积变形控制曲线示意图  

5.7 本章小结 

本章基于第 3 章提出的适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型

UACC2，利用FLAC3D验证了其在海上风机单桩基础受力和变形分析中的适用性。

利用建立的数值模型考虑不同的桩土参数分析其对软黏土地基海上风机单桩基础
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水平累积变形规律的影响。采用幂函数的形式引入桩顶累积变形（荷载衰减）计

算公式，利用静力荷载位移曲线建立桩顶累积变形与极限控制荷载、曲率（初始

刚度）及设计荷载（循环幅值）有关的预测模型，并利用已有的试验结果验证了

预测模型的准确性。主要研究结果如下：  

(1) 桩径、桩土刚度比、循环幅值等因素对桩顶水平累积变形的影响较大。其

中，循环幅值越大，桩顶累积变形的速率越快。在软黏土地基同等条件下，短桩、

较为刚性的桩的循环弱化程度比长桩、较为柔性的桩更为严重。当桩基的刚度相

对于土体刚度很大时，桩身更容易绕轴线上某点发生转动，导致桩基的整体失稳。

桩顶的累积变形（荷载衰减）速率b随桩土相对刚度的增加而增加，基本呈线性增

长关系。  

(2) 软黏土初始结构性对桩顶水平累积变形速率的影响很小。但在相同的初始

结构性下，软黏土的结构性破坏速率越快，单桩抵抗循环弱化的能力越差，其累

积变形速率越快。  

(3) 不同的桩土参数下，p-y曲线的循环弱化规律基本相同。桩周土反力的弱化

主要集中在泥面下 5D深度范围内，且桩周土反力在循环初期弱化迅速，随着循环

次数的增加，桩周土反力逐渐趋于平稳。5D深度以下，桩周土反力不再出现弱化。

同时，桩周土反力的最大值出现在泥面下 2D-2.5D深度处，2.5D深度以下，桩周

土反力随深度增加逐渐减小。  

(4) 根据模拟结果，建立了桩顶累积变形与极限控制荷载、曲率（初始刚度）

及设计荷载（循环幅值）有关的预测模型。可通过简单的现场静载试验或静力数

值模拟获得的荷载位移曲线，预测水平循环荷载下桩顶的累积变形，同时简单估

算所需设计疲劳周期的循环控制幅值。  

 

 

 

 



双屈服面渐进硬化本构模型及海上风机桩基础累积变形规律 

 112 

第6章 软黏土地基导管架基础水平受荷离心模型试验 

6.1 引言 

随着海上风电场离岸距离以及场址水深的增加，四腿导管架基础成为众多海

上风电场的优先选择。不同于海上风机单桩基础，导管架基础作为海上群桩基础

的一种其受力和变形特性更为复杂。而我国东部海域广泛分布着深厚的软粘土层，

软粘土在长期循环荷载下极易产生超静孔隙水压力的累积及强度弱化。因此，为

确保海上风机导管架基础在使用寿命内的正常服役和安全，研究软黏土地基海上

风机导管架基础的受力和变形响应相当重要。  

本章在饱和软黏土地基中开展了一系列四腿导管架基础离心模型试验，包括

1 组连续水平循环加载的试验以及 1 组水平单调加载的试验。在已有研究的基础

上，揭示了软黏土地基四腿导管架基础的长期受力和变形特性，探究了加载历史

对导管架基础受力和变形响应的影响。  

6.2 离心模型试验方案 

6.2.1 超重力离心机ZJU-400 

本章离心模型试验在浙江大学ZJU-400 超重力离心模拟与实验基地中开展。

该离心机采用双吊篮的工作方式，最大容量 400g·t，最大离心加速度 150g，吊篮

有效旋转半径 4.5m，有效容积为 1.5m×1.2m×1.5m，可以有效地实现 100 年时间

尺度、150m空间尺度的岩土体灾变过程 [161]。如图 6.1 所示，该离心机中间层为主

机室，顶层为测量仪器室，底层为动力室，采用动平衡检测装置，通过离心机运

行参数的实时监测与启动联锁控制，保证离心机长期安全工作。  

  

图 6.1 ZJU-400 离心机系统  
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其主要技术指标如表 6.1 所示。  

表 6.1 ZJU-400 主要技术指标  

指标  参量  

最大容量  400 g·ton 

最大加速度  150 g 

吊篮有效容积  1.5m×1.2m×1.5m 

有效旋转半径  4.5 m 

加速度控制方式  手动 /自动  

加速度稳定度  ≤  ±0.5% F.S 

动态数采  80 通道  

静态数采  40 通道  

光纤滑环  4 通道  

连续工作时间  ≥  24h 

驱动方式  电机驱动  

6.2.2 离心模型试验相似率  

离心模型试验采用离心相似率，通过离心机高速旋转在实验舱内产生n·g的超

重力场，以实现模型与原型在尺寸和应力场上的高度一致。离心模型试验常见的

相似率如表 6.2 所示，由于不能保证模型的所有物理力学性质都与原型按比尺一

一对应，因此应按照研究重点选取重要的参数保持一致。例如研究桩基的水平受

荷特性，可选取桩基的尺寸和抗弯刚度作为还原原型的主要物理量。  

6.2.3 离心模型试验加速度  

结合模型桩与原型桩的尺寸与材料特性确定离心加速度的大小，本章主要研

究桩基的水平受荷特性，选取抗弯刚度作为参考物理量，计算公式为：  

( ) ( )4 4 4 4 4

64 64
a a a m m mE D d n E D d

 
− = −                 (6.1) 

式中，n为离心加速倍数； mE 、 aE 分别为模型和原型桩基的弹性模量； mD 、 aD 分

别为模型和原型桩基的外径； md 、 ad 分别为模型和原型桩基的内径。根据模型和

原型桩基的尺寸以及抗弯刚度按照离心模型试验的相似率可确定出离心加速度的

大小。本章离心模型试验加速度为 100g。  
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表 6.2 离心模型试验相似率对照表  

类

别 
物理量 量纲 相似比 

类

别 
物理量 量纲 相似比 

几

何

量 

长度 L 1:n 

外

部

条

件 

速度 LT-1 1:1 

面积 L2 1: n2 加速度 LT-2 n:1 

体积 L3 1: n3 集中力 MLT-2 1:n2 

材

料

性

质 

含水量 - 1:1 均布荷载 ML-1T-2 1:1 

密度 ML-3 1:1 能量、力矩 ML2T-2 1:n3 

容重 ML-2T-2 n:1 频率 T-1 n:1 

抗压刚度 MLT-2 1:n2 

性

状

反

应 

应力 ML-1T-2 1:1 

内摩擦角 - 1:1 应变  1:1 

变形系数 ML-1T-1 1:1 位移 L 1:n 

抗弯刚度 ML3T-2 1:n4 时间： 

T 

 

不排水强度、

凝聚力 
ML-1T-2 1:1 

惯性(动态过

程) 
1:n 

渗透系数 LT-1 n:1 
渗流、固结或

扩散 
1:n2 

质量 M 1:n3 蠕变、粘滞流 1:1 

6.2.4 模型桩基 

本章试验四腿导管架基础参照广东桂山海上风电场 3MW导管架基础按比例

缩尺制作 [116, 117]。材料选用 6061 空心铝合管，其弹性模量为 68.9GPa，延伸率为

25%，泊松比为 0.33，桩端用圆锥铝块封闭。由于本章主要研究四腿导管架基础

的水平受荷特性，参照离心模型试验相似率，优先确保模型与原型桩基的抗弯刚

度为n4:1 来调整模型桩的桩径和壁厚。后期在桩身涂抹环氧树脂以保护桩身表面

的应变片，制作完成后的模型基桩桩径为 25.9mm，壁厚为 1mm，桩长为 610mm，

相邻桩间距S为 5.8D（D为直径）。模型基桩的具体参数如表 6.3 所示。模型基桩

与上部导管架之间采用自制接头连接，导管架的参数见表 6.4。整个模型导管架基

础在 100g下的总重量为 947t，与实际原型导管架基础的 900t重量相近。采用悬臂

梁法标定模型基桩的抗弯刚度为 0.286 2kN m ，100g下为 28.65 2GN m ，与原型桩

的 24.6 2GN m 相差不大。  
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表 6.3 模型桩与原型桩参数  

类型  直径  壁厚  长度  抗弯刚度EpIp 抗压刚度EA 

模型桩  25.9 mm 1 mm 610 mm 0.286 2kN m  5.11 MN 

原型桩  2.59 m 0.032 m 61 m 24.5 2GN m  45.7 GN 

表 6.4 模型与原型导管架参数  

类型  名称  M1 M2 M3 M4 M5 

模型  

直径× Φ48× Φ20× Φ16× Φ8× Φ8× 

厚度(mm) 2.5 2 1.5 0.5 0.5 

抗压刚度EA(MN) 24.59 6.06 4.71 0.81 0.81 

 

数量*长度(mm) 1*70 4*90 4*173 8*136 8*160  

原型  

直径× Φ4.8× Φ2.0× Φ1.6× Φ0.8× Φ0.8×  

厚度(mm) 0.07 0.06 0.05 0.02 0.02  

抗压刚度EA(GN) 245.9 60.6 47.1 8.1 8.1 
 

 

数量*长度(mm) 1*7.0 4*9.0 4*17.3 8*13.6 8*16.0  

本试验沿边长方向加载水平荷载（见图 6.8(b)），考虑到导管架基础的对称性，

选取 2 个桩腿沿桩身贴置应变片以测量桩身的弯矩。如图 6.2 所示，桩身从上到

下共布置 14 对弯矩应变片，应变片以全桥方式布置，通过桩身的小孔把导线从桩

身内部引向桩顶。应变片的应变系数可通过悬臂梁法标定。  

    

(a) 模型基桩与模型导管架  
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(b) 应变片布置图                     (c) 实物  

图 6.2 模型导管架基础及桩身应变片布置图  

6.2.5 地基土的制备  

6.2.5.1 马来西亚高岭土  

本章离心模型试验地基土选用马来西亚高岭土作为试验土。马来西亚高岭土

作为软黏土其物理力学性质相对稳定，相比实际海洋软黏土，马来西亚高岭土的

渗透系数更高，所需的固结时间相对较少，常被用作离心模型试验的地基土 [111, 117, 

162]。其主要物理力学参数如表 6.5 所示。  

6.2.5.2 地基土制备  

本章离心模型试验选用的模型箱尺寸为 1.2m×0.95m×1.0m，模型箱的前壁由

有机玻璃制成，以便观察样品，如图 6.3 所示。  

根据已有的现场实测数据可知 [117]，我国沿海海域地层多为正常固结软黏土。

参照新加坡国立大学饱和高岭土离心模型试验地基土制备方法 [162]，配置 120%含

水量（约 2 倍液限）的高岭土泥浆。为防止 1g预压固结下表层土体强度不为 0，

所有的固结均在离心机的超重力场下完成 [117]。具体制作步骤如下所示：  

(1) 在模型箱底部铺设塑料排水管，并沿模型箱四个角引出，同时在排水管顶

部铺设一层土工布，以防上部土体颗粒进入排水管。  

(2) 通过落雨法先在模型箱底部铺设一定厚度的粗砂层（约 10cm厚足以），粗

砂层的渗透系数约为 4×10-4 m/s，可作为基础排水层。  

(3) 在粗砂层表面铺设一层土工布和滤纸，并向模型箱中加入无气水，对砂垫

层进行饱和。  

(4) 在模型箱侧壁均匀涂抹凡士林，使模型箱侧壁与土层光滑接触。  

(5) -0.1MPa真空压力抽气搅拌制备无气水（如图 6.4），将高岭土粉末按 120%

含水量配置倒入搅拌箱，真空搅拌 24h以上，若搅拌箱不够大，可分批搅拌高岭
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土泥浆，后期再分批固结  

(6) 提前向模型箱中充满无气水，将配置好的高岭土泥浆缓慢倒入模型箱中，

静置一天，使高岭土泥浆初步沉淀。  

(7) 将模型箱称重并吊入离心机吊篮，在ng的超重力场下固结，以本章为例，

100g下固结 8h（相当于原型超过 9 年）足以认为固结完成 [116]。  

(8) 重复(6)-(7)步骤，直到固结完成后达到设计土层厚度，本章试验设计土层

厚度为 70cm。  

表 6.5 马来西亚高岭土物理力学参数  

特性  参数  取值  参考  

比重  Gs 2.64 
2.60 (Goh[163]; Xie等 [164]; Purwana[165]) 

- 2.73 (Hong等 [12]) 

液限  LL (%) 60.7 
80 (Goh[163]; Xie等 [164]; Purwana[165]), 

65 (Hong等 [12]) 

塑限  PL (%) 36.5 
35 (Goh[163]; Xie等 [164]; Purwana[165]), 

38 (Hong等 [12]) 

塑性指数  PI 24.2  

固结系数  (100 kPa) 
Cv 

(m2/year) 
40  

渗透系数  (100 kPa) k (m/s) 2.0×10-8 Goh[163]; Xie等 [164]; Purwana[165] 

单位重度  γ (kN/m3) 18.29 

 

内摩擦角  φ 23 

 

颗粒级配：     

砂土  % 0  

粉土  % 35.1 Hong等 [12] 

黏土  % 64.9 

 

 

图 6.3 模型箱  
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图 6.4 真空搅拌箱  

6.2.5.3 土体强度特性  

采用西澳大学海洋基础系统研究中心（COFS）研制的微型T-bar传感器在ng的

超重力场下测量地基土固结完成后的不排水抗剪强度。如图 6.5 所示，T-bar底端

圆柱体探头尺寸为 20mm×5mm[166]。T-bar的贯入速率为 1mm/s，此速率是西澳大

学（UWA）离心机试验T-bar测试软土常用的速率，在此速率下高岭土地基可认为

处于不排水状态 [111, 167]。  

 

图 6.5 T-bar探头  

Martin and Randolpha[97]提出了T-bar贯入阻力与不排水抗剪强度的计算公式： 

T bar
u

T bar T bar

F
s

N D

−

− −

=                          (6.2) 

式中，DT-bar为T-bar探头直径，FT-bar为T-bar的贯入阻力，NT-bar为比例系数，参照

以往经验，取NT-bar  = 10.5[97]。试验结果如图 6.6 所示，粘土的不排水抗剪强度随

深度基本呈线性分布，两次T-bar测量结果相近，且与Xie等 [164]所做的高岭土离心

模型试验的地基土不排水抗剪强度分布规律相似，可以认为本章试验的地基土制

备完成。选取两次测量的结果进行线性拟合，得到不排水抗剪强度与深度的关系

为：  
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1.6us z=                             (6.3) 
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 拟合曲线, su=1.60z

 Xie ( 2012 )

 

图 6.6 高岭土地基不排水抗剪强度分布图  

6.2.6 试验安排与测量  

6.2.6.1 试验安排  

采用浙江大学自主设计的单自由度水平加载装置，对导管架基础的顶端施加

水平荷载。如表 6.6 所示，本章离心模型试验包含 1 组连续循环加载的试验（1-C, 

2-C, 3-C）以及 1 组单调加载的试验（4-M），以探究水平循环荷载下导管架基础

的累积变形规律。水平单调加载紧接着循环加载，并与祝周杰 [117]所做的独立水平

单调加载的试验结果相对比，探究前期循环加载历史对导管架基础承载特性的影

响。  

表 6.6 试验安排  

编号  循环次数  
幅值  

ζb / ζc 

 加载频率  加载高度  

1-C 100 0.1 / 0  

0.2Hz 31cm 
2-C 100 0.2 / 0 紧接 1-C 

3-C 100 0.4 / 0 紧接 2-C 

4-M 单调加载  紧接 3-C 

如图 6.7(a)，循环幅值的大小可定义为：  

max

min

b

R

c

R

F

F

F

F






=



 =



                          (6.4) 

式中，Fmax为水平加载的最大值；Fmin为水平加载的最小值；FR为水平极限承载力，



双屈服面渐进硬化本构模型及海上风机桩基础累积变形规律 

 120 

可由水平单调加载试验获得。本章试验的循环加载全部为单向循环加载，加载路

径见图 6.7(b)。  

b=

b=

b=

c=

水
平

荷
载

b=

FR

0

 

(a) ζb 和  ζc 
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(b) 加载路径  

图 6.7 加载幅值及加载路径  

根据Stewart和Randolph[166]提出的预估土体排水模式的方法：  

排水条件：                      
0.2 vc

v
D

                           (6.5) 

不排水条件：                     
20 vc

v
D

                           (6.6) 

式中，D为桩的直径；cv为土体的竖向固结系数。本试验采用的高岭土固结系数cv

为 40m2/年，计算可得临界的不排水速率为 0.85mm/s，取水平加载速率v=1mm/s使

试验中地基土处于不排水状态。  

考虑到离心机吊篮和模型箱高度的限制、实际和超重力场下压桩速率的差异

以及导管架基础在超重力场中压桩可能发生的桩身屈服，本章试验采用浙江大学

自主研发的自动压桩装置在 1g条件下将导管架基础压至指定标高，压桩速率为

2mm/s[117]。打桩完成后在 1g条件下放置 12h，再在ng条件下稳定转机 1h（100g下

相当于实际 400 天），使桩周土体重新固结以消除打桩对桩周土的影响。Doherty 
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and Gavin[168]指出桩周土的孔隙压力在打桩后 60-74 天内基本消散并达到稳定状

态，本试验完全符合要求。桩完成后土层的厚度为 700mm（相当于原型 70m），

桩基底部距离模型箱底部距离为 150mm（5.8D），桩基距离模型侧壁最小距离为

400mm（15.4D），如图 6.8 所示。徐光明等 [169]指出，当模型桩与边界的最小距离

大于 3D时，可忽略边界效应。另外，国内外大多数离心模型试验研究结果表明，

当模型结构与模型箱之间最小距离大于 15D时，可基本消除边界效应的影响。本

章探究水平加载条件下桩基的受力变形特性，主要满足桩基到模型箱侧壁的最小

距离即可，本章试验完全满足这一要求，可忽略边界效应对本试验的影响。  

 

  (a) 立面图及传感器位置分布  

 

(b) 俯视图及加载方向  

图 6.8 离心机模型试验布置及传感器布置  

6.2.6.2 传感器布置  

共三组不同类别的传感器安排在本试验中，包括 1 个力传感器（图 6.9(a)），

3 个激光位移传感器（图 6.9(b)），2 个LVDT，以及 28 对弯矩应变片（图 6.9(c)）。

其中，力传感器放置于水平加载装置内，随水平加载装置的移动测量施加的水平
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荷载的大小；3 个激光位移计分别放置于导管架顶部和前后排桩的侧面，以测量

导管架顶部和基桩顶部的水平位移；2 个LVDT分别放置于基桩的顶部以测量基桩

的竖向位移（见图 6.8(a)）；28 对弯矩应变片粘贴于前后排桩身表面以测量桩身的

弯矩，已在上文中介绍过。  

   

(a)水平加载装置及力传感器                   (b) LVDT        (c) 应变片  

图 6.9 传感器  

6.3 试验结果及分析 

6.3.1 桩土相对刚度  

水平荷载作用下桩基的受力变形特性是桩土相互作用的综合体现，桩土相对

刚度一定程度上决定了桩土相互作用的模式。根据Poulous和Hull[89]提出的判别方

法，桩土的相对刚度可定义为：  

  
4

p p

s

E I
l

E z
=                            (6.7) 

式中，z为桩的埋入深度， sE 为土体的弹性模量， p pE I 为桩的抗弯刚度。当 0.0025l 

时，属于柔性桩；当 0.208l  时，属于刚性桩；当 0.0025 0.208l  时，属于半刚性

桩范畴。本试验中导管架基础的抗弯刚度 p pE I 为 24.5GN·m2，埋入深度z=55m。

软黏土的弹性模量约为 2MPa，计算可得l为 0.00133，属于柔性桩范畴。  

6.3.2 单调加载试验结果  

本章所有试验结果无特殊说明，都以原型形式呈现。由于 4 根桩腿相对于加

载方向（图 6.8(b)）是轴对称的,本章只选取一个前排桩和一个后排桩进行分析。  

6.3.2.1 导管架顶部的荷载位移曲线  

导管架顶部的荷载位移曲线是导管架基础力学响应的整体体现。在所有循环

结束后，重新在导管架顶部施加水平荷载，直到桩基呈现极限破坏的趋势。图 6.10

展示了力传感器和LVDT激光位移计测得的导管架顶部的荷载位移曲线。由图可

知，导管架顶部的荷载位移曲线从加载初期就呈现了高度的非线性关系，这与软

黏土三轴压缩试验的结果相似 [49, 55, 136]，软黏土在剪切荷载作用下没有绝对的纯

弹性区域，在加载初期就伴随着塑性变形。随着导管架顶部水平荷载的增加，水
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平位移逐渐增加，并最终呈现大的剪切破坏变形，达到极限破坏。随后的卸载段

可见，几乎一半的变形是不可恢复的，再次说明了软黏土的高度塑性。  

图 6.10 同时对比了祝周杰和Zhu等 [5, 117]所做的同类试验导管架基础独立单调

加载的试验结果。显然，软黏土在循环扰动后会影响导管架基础的受力和变形特

性，尤其是在加载初期。图中红线和蓝线分别标出了独立和循环后的单调加载荷

载位移曲线的初始刚度，单从斜率来看，循环后的初始刚度比未受扰动土体的初

始刚度降低了近 30%。土体在循环扰动后产成了不可恢复的塑性变形，并在桩腿

顶部前端形成了间隙，使得桩基在加载初期缺失了一部分土反力的作用，从而桩

基的初始刚度大大降低，并最终反映到导管架基础的整体荷载位移曲线上，这与

Zhang等 [111]观察到的单桩试验结果相似。水平极限承载力的大小在循环扰动前后

没有发生较大的变化，但这并不意味着土体扰动对桩基水平承载力没有影响，在

循环扰动过程中超静孔隙水压力的累积以及软黏土的软化和重固结的复杂耦合作

用下，最终呈现了这一结果。  
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图 6.10 单调加载下的导管架顶部的荷载位移曲线  

Achmus等 [106]学者建议了海上风机基础极限承载设计控制标准，建议将桩基

泥面处的最大允许转角控制在 0.5°范围内。为了计算方便，Cuéllar等 [107]学者将桩

基的水平位移 0.1D作为控制指标，即控制桩顶的水平位移不超过 0.1D范围。根据

这一标准，本试验的导管架基础的极限控制承载力约为 5.98MN，为实际极限承载

力的 69%，远远低于实际极限承载力。  

6.3.2.2 桩身弯矩分布  

桩身弯矩由桩身 14 对弯矩应变片实测获得。为了研究方便，将泥面处设置为

坐标轴零点，向下为正方向。图 6.11 展示了前排桩、后排桩不同加载水平下的桩

身弯矩分布规律。可以看到桩身弯矩在泥面 11D深度以下存在明显的反弯点，是

典型的柔性桩桩身弯矩分布规律，这与桩土相对刚度的判断结果一致。桩身的最
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大弯矩出现在泥面下 4D深度处，随着荷载水平的增加，桩身最大弯矩向下传递，

浅层土体随荷载的增加逐渐屈服，并将荷载向下传递到更深的土层。对比前后排

桩，在给定的荷载水平下，前排桩的桩身弯矩比后排大，前排桩的最大桩身弯矩

比后排桩的多约 15%，说明了前排桩相比后排桩承受了更多的上部荷载传递。  

图 6.11 对比了祝周杰等 [117]所做的独立单调加载的试验结果。从图中可以看

出，土体未扰动和循环扰动后的桩身弯矩在 5MN范围内呈现了明显的差异。同样

是 1MN的荷载水平下，土体扰动后的桩身最大弯矩约为未扰动土体的 150%。相

似地，在 5MN的荷载水平下，土体扰动后的桩身最大弯矩是未扰动土体的 120%

左右。相比加载前期，桩身弯矩在加载后期未有很大的差异。对比 7MN的荷载水

平可知，桩身最大弯矩在土体扰动前后未有明显改变，但桩身最大弯矩的位置在

土体扰动后有所降低，这进一步说明了浅层土体在循环扰动后刚度和强度都有一

定程度的弱化，桩土间在泥面处存在一定的间隙，使得荷载相比未扰动前更快的

传递到更深的土层。但在加载后期，由于土体在前期循环扰动中超孔隙水压力消

散、土体软化和再固结的复杂耦合作用，水平极限承载力变化不大。  

在实际设计中，尤其是软黏土地基，加载历史对桩身最大弯矩在加载初期有

较大的影响，应根据加载历史综合设计桩身最大弯矩。  
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    (a) 前排桩                                (b) 后排桩  

图 6.11 单调加载下的桩身弯矩  

6.3.2.3 桩身水平变形分布  

桩身的水平变形可由桩身弯矩公式推导获得。常见的弯矩拟合方法有分段多

项式逼近法 [170]、插值法 [107]和全局多项式拟合法 [171]。采用罗军 [171]提出的全局多

项式拟合法：  

( ) 1

1

n
i

i
i

M x a x −

=

=                          (6.8) 

计算可知，当n取 7 时（六阶全局多项式）能得到较好的弯矩拟合结果。根据桩
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身挠曲方程，进一步推导可得：  

( )

( )

2

2

p p

d M x
p

dz

M x
y dzdz

E I


=



 =





                      (6.9) 

式中，p为单位桩长水平土反力；y为桩身水平变形。从图 6.11 可知本试验基桩

是典型的柔性桩，可认为桩端变形和转角都为 0，把桩端位移和转角作为两个边

界条件，积分可得桩身水平变形曲线。  

图 6.12 给出了推导出的桩身水平变形分布，取泥面处为坐标零点，向下为正

方向。弯矩应变片埋置于泥面以下，可获得泥面下的桩身水平变形曲线，基桩顶

部（-6m处）设置的激光位移计可测得-6m处的基桩水平位移。延伸推导出的桩身

水平变形曲线至-6m处并与实测的结果相对比，可知实测值与计算曲线的延伸值

基本一致，进一步说明了弯矩拟合方法的合理性。  

图 6.12 清晰地显示了基桩水平变形的柔性分布，桩身的水平变形主要发生在

泥面下 11D深度范围内，11D深度以下基桩的水平位移几乎为 0。在给定的荷载水

平下，后排桩的桩身水平变形约为前排桩的 90%。对比土体扰动前后的桩身水平

变形曲线，与桩身弯矩相似的变化规律同样体现在了桩身水平变形分布上。在

1MN的荷载水平下，前排桩土体扰动后桩身泥面处的水平变形几乎是未扰动土体

的 3 倍，后排桩土体扰动后桩身泥面处的水平变形也比未扰动土体的大 1 倍。试

验结果表明软黏土在前期循环加载过程中受到扰动，产生不可恢复的塑性变形，

降低了桩土相互作用的强度。对于前排桩，随着荷载水平的增大，加载历史产生

的差异逐渐减小。  
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(a) 前排桩                               (b) 后排桩  

图 6.12 单调加载下的桩身水平变形  
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6.3.2.4 单调p-y曲线  

P-y曲线法作为桩土相互作用非线性分析方法之一，已广泛应用于水平受荷桩

的工程设计中。根据公式(6.9)推导所得的单调p-y曲线如图 6.13 所示。在 2D深度

范围内，随着入土深度的加深，水平土反力逐渐增加。前排桩的p-y曲线明显大于

后排桩的，且随着入土深度的增加，差异逐渐增大。  
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图 6.13 单调p-y曲线  

6.3.3 循环加载试验结果  

6.3.3.1 导管架基础顶部循环累积变形  

海上风机桩基础长期遭受海上风、浪、流等循环荷载作用，其长期累积的循

环响应极易影响海上构筑物的正常使用和性能，甚至引发倾覆破坏。图 6.14 展示

了本试验三组连续水平循环加载下导管架基础顶部的水平累积变形。单向水平循

环加载的幅值分别为 0.1（1-C）、0.2（2-C）和 0.4（3-C）。图中红色线标出了导

管架基础顶部水平循环响应下总的累积变形，蓝色线标出了导管架基础顶部水平

循环响应下的残余变形（不可恢复的变形），用总的累积变形减去残余变形，得到

导管架基础顶部水平循环响应下的可恢复变形（见图中空心三角形）。可见，每个

循环幅值下，导管架基础顶部总的变形和不可恢复的变形随循环次数累积增加，

先增长迅速，随后趋于平缓。而对于可恢复的变形（弹性变形），在每个加载幅值

下都保持相对稳定。这表明，软黏土地基中导管架基础的整体水平累积变形主要

取决于土体塑性变形的发展。弹性变形随加载幅值的增大而增大，且只与加载幅

值有关，表明了土体在不同的应力水平下，其弹性循环响应的不同，这一观察结

果与软土的动三轴试验结果一致 [172]。  
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图 6.14 导管架基础顶部的循环累积变形  

定义卸载刚度Eu为：  

u

r

F
E

y


=                          (6.10) 

式中，ΔF为水平荷载（本试验为单向循环加载ΔF = F）；yr为可恢复的变形。卸载

刚度Eu的发展规律如图 6.15 所示。在 1-C阶段，卸载刚度的数据有些离散，可能

与加载初期循环幅值较小、应变水平较低以及试验条件不太稳定有关。随着循环

幅值的增加，应变水平的提高，卸载刚度在 2-C和 3-C阶段数据都比较稳定。在给

定的循环幅值下，卸载刚度在第一个循环周期后都有所减小，随后在一定小范围

内平缓波动，这一结果与Wang等 [172]的软土动三轴试验结果相似。这可以理解为

每个循环幅值的第一次加载后，土体都产生了较大的超静孔隙水压力，降低了土

体的有效应力，进一步降低了桩土间的相互作用，导致桩基的整体卸载刚度减小。

而在这一初始阶段，土体相应的永久变形迅速发展，如图 6.14 所示，土体表现出

强烈的初始塑性，并在循环初期产生不可逆的应变。随着循环次数的增加，土颗

粒的重新排列逐渐停止，土体超静孔隙水压力的累积逐渐趋于稳定，塑性变形逐

渐减小并最终不再累积，土体最终趋于纯弹性发展，从而导致导管架基础的卸载

刚度稳定发展。土体的这种现象通常称为安定特性，它是软黏土在低应力水平多

次循环下的一个固有特性 [34]。在 2-C阶段，多次循环后，导管架基础的卸载刚度

有所提升，这可能是软黏土在多次循环下超静孔隙水压力的消散和土体重固结的

复杂耦合作用的体现。尽管卸载刚度的数据有些离散，但整体上卸载刚度随幅值

的增加呈线性下降趋势，这一规律与Duong等 [173]所做的软土动三轴试验观察到的

结果一致。  
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图 6.15 卸载刚度Eu的演变  

6.3.3.2 基桩的位移循环响应  

三组连续水平循环加载下基桩顶部的水平累积变形如图 6.16 所示。整体上，

前后排桩的桩顶水平累积变形在双对数坐标下随循环次数线性增长，其关系可表

示为：  

1Ny y N=                          (6.11) 

式中，yN和y1 分别为第N次循环和第 1 次循环下基桩顶部的水平位移；φ是反映水

平位移增长速率的系数。从图中可以看到，数据点在每个循环幅值的加载初期都

有一定程度的离散，但在 10 次循环后基本趋于稳定。前后排桩的水平累积变形差

异不大，累积增长速率只与加载历史有关，初次循环加载（1-C）下水平累积位移

增长很快，越往后（2-C、3-C）累积增长速率越慢。为简化考虑基桩长期循环下

的变形特性，忽略加载前期数据的离散性，取平稳阶段的增长速率φ值，即初次循

环加载为 0.28，后循环约为 0.12。  
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图 6.16 基桩水平循环累积位移  
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不同于水平受荷单桩基础，导管架基础的基桩顶部承受了上部导管架传来的

额外的竖向荷载和弯矩，其中竖向荷载的大小甚至可能与水平荷载相当 [5]。由于

缺少竖向荷载的试验结果，图 6.17 仅展示了LVDT所测得的基桩顶部竖向位移变

化图，规定向下为正方向。可以看到，基桩顶部的竖向位移随循环次数基本呈线

性增长。后排桩在初次循环加载（1-C）前 10 次循环内出现小范围的上拔，随后

呈现下压的走势，而前排桩从一开始就呈下压的趋势。随着循环幅值的增加（2-

C、3-C），前排桩的竖向累积位移增长迅速，而后排桩的竖向位移变化不大。这可

能是由于导管架的前排桩受自重和向下的轴力的耦合作用，总的合力方向朝下，

而前排桩在向下合力的作用下连续下压。后排桩受自重和上拔力的耦合作用，其

受力方向较前排桩复杂，可能会导致后排桩在加载初期受到以上拔力为主的循环

荷载，从而出现小范围的上拔，而在后期的循环荷载中由于上拔力循环弱化呈现

以下压力为主的循环荷载，从而导致后排桩的连续下移。在连续的循环加载下，

软黏土的循环弱化速率不随加载幅值的增加而增加，这与Zhang等 [111]所做独立的

循环加载单桩的试验现象相反。正如Yasuhara和Andersen[174]所述，软黏土在长期

循环荷载下可能会出现再固结，使正常固结的软黏土更能抵抗后期的不排水循环

荷载。软黏土的循环弱化与再固结的耦合作用导致基桩上拔力的稳定，进而导致

后循环阶段后排桩竖向位移的稳定。此外，循环的竖向力会降低桩周土及桩底软

黏土的强度，这可能会导致前排桩的刺入破坏或使导管架基础发生整体下陷。  
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图 6.17 基桩竖向循环累积位移  

根据竖向位移随循环次数的线性变化规律，建立竖向位移与循环次数的一次

函数关系，如下：  

1Nv v N= +                         (6.12) 

式中，vN和v1 分别为第N次循环和第 1 次循环下的竖向位移；η为竖向位移的累积

速率。可以看到，无论是初次加载段（1-C）还是后加载段（2-C，3-C），加载幅

度的影响几乎可以忽略不计。竖向累积位移的增长速率主要取决于基桩的位置。

在长期循环加载下，前排桩的竖向累积速率比后排桩快，其η值分别为 0.024%和
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0.008%。  

6.3.3.3 基桩的弯矩循环响应  

由 6.3.2.2 节可知，桩身的最大弯矩在泥面下 4D深度处。取泥面下 4D深度处

的桩身弯矩值绘制于图 6.18 中，可以看出，桩身的最大弯矩与循环次数在双对数

坐标中基本呈线性关系，即：  

1NM M N =                       (6.13) 

其中，MN和M1 分别为第N次循环和第 1 次循环下的桩身弯矩；β为弯矩累积增长

速率。弯矩的增长速率比较稳定，与加载幅值与基桩位置并无太大关联。考虑到

长期循环加载，β的取值分布在 0.05-0.1 之间。  
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图 6.18 泥面下 4D深度处基桩弯矩  

根据相邻两弯矩应变片测得的桩身弯矩和推导出的土反力值可计算出导管架

基础基桩的桩顶剪力。图 6.19 展示了导管架基础基桩顶部的剪力与循环次数的关

系。可以看到，基桩顶部的剪力几乎不随循环次数的增加而变化，且剪力分布与

加载幅值和循环次数均无关，仅与基桩位置有关。上部荷载传递到前排桩的桩顶

剪力约占总水平荷载的 27%，而后排桩仅占约 21%。后排桩桩顶承担的剪力约为

前排桩的 70%。  
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图 6.19 基桩顶部剪力分布  
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6.3.3.4 基桩的循环p-y曲线  

由公式(6.9)可求得不同深度处基桩的循环p-y曲线，取典型的 0.5D-2D深度处

的p-y曲线如图 6.20 所示。可以看出，三个加载幅值下前后排桩的p-y曲线变化趋

势基本一致。水平循环荷载下p-y曲线展现了明显的非线性，且呈现出典型的滞回

特性。浅层土体的滞回圈明显比深层土体的圆且倾斜，说明浅层土体表现出的非

线性更为强烈。在给定的深度处，随着循环次数的增加，p-y曲线的滞回圈向右移

动，移动速率逐渐降低直至稳定，并在多次循环后呈现纯弹性滞回（如图 6.20 红

圈所示），即不再有塑性变形。桩周土在多次循环下发生孔隙水的消散与重固结，

导致桩周土硬化。同时，桩周土反力随循环次数的增加而降低，在加载前期（10

次循环内），桩周土反力弱化明显，随后逐渐趋于稳定。  
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图 6.20 循环p-y曲线  

6.4 本章小结 

本章开展了软黏土地基四腿导管架基础水平受荷离心模型试验，研究了导管

架基础在水平单调和循环荷载下的受力和变形响应。根据试验结果，本章的主要

结论如下：  

(1) 水平循环荷载下，导管架基础的水平变形主要取决于塑性变形的累积规律。

卸载刚度在一定应力水平下保持相对恒定，并随着加载幅值的增加而减小，表明

了不同应力水平下桩土循环响应的不同。  

(2) 加载历史对软黏土的影响很大，在低应力水平下，桩基在土体扰动后的桩

身弯矩和变形明显大于独立单调加载的情况。但在连续循环加载过程中，后循环

的导管架顶部的水平累积变形速率相比初次循环更为稳定，很可能是桩周土在多

次循环下发生孔隙水的消散与重固结，导致桩周土的硬化。  

(3) 基桩的累积水平位移和弯矩随循环次数在双对数坐标下呈线性增长，累积

竖向位移与循环次数在笛卡尔坐标下呈线性增长。加载顺序是影响水平变形增长

率的主要因素，而竖向变形增长率和桩顶剪力则取决于基桩的位置。  

(4) 水平循环荷载下p-y曲线展现了明显的非线性，且呈现出典型的滞回特性

和弱化特性。在给定的深度处，p-y曲线的滞回圈随循环次数的增加向右移动，移

动速率逐渐降低直至稳定，并在多次循环后呈现纯弹性滞回。桩周土反力的弱化

在循环前期更为明显，循环后期趋于稳定。  
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第7章 软黏土地基导管架基础水平受荷累积变形规律 

7.1 引言 

软黏土地基海上风机四腿导管架基础在长期风、浪、流等水平循环荷载下极

易产生累积变形，使导管架基础整体发生倾斜，影响其在使用寿命内的正常服役

和安全。研究导管架基础在水平循环荷载下的累积变形规律是海上风机四腿导管

架基础设计的核心问题。  

本章结合第 6 章的研究内容，对比不同的单调p-y曲线模型，找到适用于导管

架基础的单调p-y曲线分析方法。根据试验结果，考虑基桩的群桩效应，探究软黏

土地基导管架基础的p乘子取值。进一步探究基桩桩周土的弱化规律，建立导管架

基础的循环p-y曲线分析方法。再结合第 5 章提出的软黏土地基海上风机单桩基础

的累积变形预测模型，验证此方法对导管架基础的适用性。  

7.2 单调p-y曲线分析方法 

软黏土地基常见的p-y曲线分析方法可分为如下三种：  

(1) 幂函数法，例如API规范 [7]建议的方法：  

1/3

50

0.5
0.25

u

y
p p

D

 
=  

 
                     (7.1) 

式中，ε50 为三轴不排水压缩试验应力达到极限强度 50%时对应的轴向应变；D为

桩的直径；pu为水平极限土反力， u p up N s D= 。其中， pN 为水平极限承载力系数：  

3 / / ,      

9,        

u R

p

R

z s Jz D z z
N

z z

 + + 
= 


                 (7.2) 

式中， 为土体重度；z为入土深度；J为无量纲经验系数，一般取 0.25-0.5； us 为

土 体 不 排 水 抗 剪 强 度 ； Rz 为 水 平 土 反 力 由 增 加 到 减 小 的 临 界 深 度 ,

6 / ( / )R uz D D s J = + 。  

(2) 双曲线函数法，例如Georgiadis等 [175]提出的方法：  

1

u

y
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k p
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+

                           (7.3) 

式中，k为水平初始反力模量，根据Vesic[102]建议，
4
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s s

p p

E D E
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E I 
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−
，其中， sE

为土体弹性模量，μ为泊松比，EpIp为桩的抗弯刚度。  
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(3) 双曲正切函数法，例如Jeanjean等 [93]提出的方法：  

0.5

maxtanhu

u

G y
p p a

s D

  
=   

   

                   (7.4) 

式中， maxG 为土体最大剪切刚度； a 为经验系数， 0.01a = ； u p up N s D= ， pN 最大

值为 12。Nichols等 [103]在此基础上根据导管架基础水平受荷三维有限元模拟，对

水 平 极 限 土 反 力 pu 进 行 了 修 正 以 更 贴 合 试 验 数 据 ， 修 正 后 的 方 程 为

u p up N s D zD = + 。Zhu等 [104]基于广东桂山海上风机单桩基础现场试验进一步改进

了这一方法，引入一个参数  修正黏土的水平极限土反力，即 u p up N s D zD  = + ，

以此考虑打桩引起的桩周土重固结对土体强度的影响，根据现场试验建议  的平

均值为 5.17。同时，给出了 a 的建议值为 0.003，Gmax/su的建议值为 1900，并进一

步修正 pN 的计算公式：  

1 2 expp

z
N N N

D


 
= − − 

 
                   (7.5) 

式中，N1 为经验控制系数，根据Murff和Hamilton[92]的建议取 9.0；(N1-N2)为泥面

处的截止值，根据Murff和Hamilton[92]的建议取 2.0；系数 可表示为：  

0.25 0.05 ,       <6

0.55,     6

 




+
= 


                 (7.6) 

其中， ( )0 1/u us s D = ， 0us 为泥面处土体不排水抗剪强度值， 1us 为土体不排水抗剪

强度随深度的变化率。对于本试验， 0 = 。  

结合第 6 章导管架基础单调加载p-y曲线（图 6.13），图 7.1 对比了以上几种

典型的p-y曲线计算方法。可以发现，API规范推荐的单调p-y曲线计算方法明显偏

于保守，第 6 章试验所得的p-y曲线的初始刚度和极限强度都远远高于API规范的

计算结果。API规范推荐的方法基于Matlock[25]的小直径单桩现场试验结果（直径

0.324m），而大直径桩基的水平响应与小直径桩基的显著不同，基于小直径桩基所

提出的方法并不能适用于海上大直径桩基的计算 [18, 93, 104, 112]。Georgiadis等 [175]、

Jeanjean等 [93]和Nichols等 [103]提出的计算方法对p-y曲线的初始刚度和极限强度都

有一定程度的改善，但对水平极限土反力的预估总体偏小。Zhu等 [104]提出的修正

的双曲正切型p-y曲线方法与第 6 章试验前排桩的试验结果拟合较好，这很大程度

上取决于Zhu等 [104]现场试验所用的单桩尺寸（L = 66m, D = 2.2m）与第 6 章试验

的基桩尺寸（L = 61m, D = 2.59m）相似。  
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图 7.1 泥面下 2D深度处p-y曲线对比  

7.3 导管架基础群桩效应 

基于第 6 章的试验结果可知，导管架基础的前后排桩水平响应差异明显，考

虑群桩效应对前后排桩差异的影响，通常采用两种方法计算p乘子，一种是Brown

等 [22]最早提出的，将不同排桩与同尺寸的单桩p-y曲线进行比较，通过折减单桩的

p-y曲线得出不同排桩的p乘子。另一种是Rollins等 [27]采用的，通过折减群桩的荷

载位移曲线以获得p乘子。本章采用第一种方法估算软黏土中导管架基础的p乘子，

同尺寸单桩的p-y曲线计算结果采用Zhu等 [104]提出的方法估算，具体见 7.2 节。图

7.2 展示了泥面下 2D深度范围内前后排桩p乘子随基桩顶部位移的分布规律。可

以看出，随着水平位移的增加，不同深度处的p乘子迅速降低并逐渐趋于稳定。前

排桩的p乘子约是后排桩的 1.2 倍。考虑到加载初期导管架基础的水平响应受土体

加载历史及试验条件的影响较大，采用加载后期趋于稳定的p乘子，即对于软黏土

地基桩间距为 5.8D的导管架基础，前排桩的p乘子 lp 约为 0.93，后排桩的 tp 约为

0.76。  
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图 7.2 导管架基础p乘子  
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表 7.1 汇总了文献中提及的 2×2 群桩基础在水平荷载下的p乘子。由表可知，

对于黏土地基，相同的桩间距（S/D=3）下，桩径大的基桩的p乘子明显大于桩径

小的基桩。在相同的土层和桩径条件下，随着桩间距从 3D增加到 5D，p乘子增加

了约 15%。对比Zhu等 [176]砂土地基导管架基础离心模型试验结果可知，虽然桩间

距相同（S/D=5.8），桩径相似（D=2.59m/2.2m）, 但砂土地基导管架基础的p乘子

明显大于软黏土地基。在砂土地基中，导管架基础的前后排p乘子差异比软黏土地

基大 35%。显然，2×2 群桩基础的p乘子大小受桩间距、桩径、地层条件的影响较

大，在工程设计中，应综合考虑土层、桩间距和桩径对群桩效应的影响。  

表 7.1 2×2 群桩p乘数汇总  

参考文献  土层  

不排水

抗剪强

度(kPa) 

试验类型  桩径D 
桩间距  

S/D 

p乘子  (fp) 

前排  后排  

Meimon等 [177] 
粉质

粘土  
20 模型试验  0.284×0.270m 3 0.90 0.50 

Llyas等 [178] 粘土  0-20 离心机  0.84m 3 0.96 0.78 

Chandrasekaran等 [179] 粘土  9 缩尺试验  0.0256m 
3 0.74 0.48 

5 0.85 0.58 

Reese等 [180] 任何土体  软件GROUP Version 7.0 
3 0.85 0.61 

5 0.92 0.77 

Zhu等 [176] 砂土  
离心机

(导管架) 
2.2m 5.8 1.48 0.88 

本试验  软土  1.60z 
离心机  

(导管架) 
2.59m 5.8 0.92 0.75 

7.4 循环p-y曲线分析方法 

Matlock[25]在单调p-y曲线法的基础上通过折减最大桩周土反力来考虑循环效

应，但此折减法与循环次数无关。然而，大量试验结果表明，桩周土反力与循环

次数、加载幅值和桩的埋入深度（土体的应力水平）有关。结合第 6 章试验所得

的p-y曲线，整理不同深度处桩周土反力随循环次数的变化关系，如图 7.3 所示。

可以看到，桩周土反力在前 20 次循环内弱化明显，在双对数坐标下，与循环次数

N呈线性衰减。20 次循环后，桩周土反力的循环弱化速率减慢。此外，p-y曲线的

循环弱化主要集中在 5D深度范围内，浅层土体的弱化显著，这一规律与第 5 章的

模拟结果一致。除此之外，前排桩桩周土循环弱化程度比后排桩的大。在 1-C阶

段，导管架基础的倾斜度较小，前排桩和后排桩的水平土反力弱化差异不明显，
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随着之后循环阶段导管架基础倾斜度的增加，导管架的重心偏向前排桩，进一步

增加了前排桩和后排桩之间的差异。  
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图 7.3 桩周土反力循环弱化规律  

根据图 7.3 桩周土反力的弱化规律，采用折减静力p-y曲线的方法，建立桩周

土反力在循环荷载下的计算公式：  
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t

c sp N p−=                          (7.7) 

式中， cp 为循环荷载下的桩周土反力； sp 为单调荷载下相应的桩周土反力，可按

照 7.2 节的方法计算获得，或近似取第一次循环加载下相应的桩周土反力 1p ；t为

循环弱化因子。整理不同深度处前 20 次循环下的循环弱化因子 t 如图 7.4 所示，

桩周土反力的弱化随深度（应力水平）线性减弱。在相同的应力水平下，初次循

环的土反力弱化比后循环阶段严重，说明了初次循环对循环弱化的影响最大。20

次循环后桩周土反力弱化不明显，采用统一的折减系数如表 7.2 所示。  

0 1 2 3 4 5 6
0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

后排桩

循
环

弱
化

因
子

 t

入土深度 z/D

 1-C       1-C   

 2-C       2-C

 3-C       3-C

前排桩

 

图 7.4 循环弱化因子随深度变化关系  

表 7.2 20 次循环后桩周土反力折减系数  

深度  
1-C 2-C 3-C 

前排桩  后排桩  前排桩  后排桩  前排桩  后排桩  

1D 0.62 0.69 0.71 0.83 0.72 0.87 

2D 0.70 0.75 0.75 0.84 0.76 0.88 

3D 0.75 0.80 0.79 0.85 0.80 0.89 

4D 0.81 0.87 0.85 0.88 0.87 0.89 

5D 0.91 1.00 0.91 0.95 0.96 0.94 

7.5 导管架基础累积变形规律 

由于前期加载扰动会影响桩基的受力和变形响应，选取第 6 章循环幅值 0.1

（1-C）下的试验结果，将图 6.14 和 6.16 导管架基础顶部和基桩顶部的水平累积

变形试验结果与Zhu等 [104]、Hong等 [12]、Zhang等 [111]以及Khemakhem等 [112]所做的

软黏土地基单桩基础的结果进行了对比，如图 7.5 所示。桩基顶部的累积变形是

桩土相互作用的综合体现，从图中可以看到，导管架基础的循环累积变形规律与

单桩相似，水平累积变形都随循环次数在双对数空间上呈线性增长。循环累积变
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形曲线的斜率反映了累积变形的速率，从图中可知，基桩顶部的累积变形速率要

比导管架顶部的快，相同的试验现象在祝周杰 [117]的导管架试验中也发现。根据公

式(5.3)，导管架顶部和基桩顶部的水平累积变形速率分别为 0.21 和 0.28。  
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变
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1
 (

F
1
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N
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循环次数

 b=±0.125 Zhang等 (软黏土)

 b=±0.25 Zhang等 (软黏土)

 b=±0.5 Zhang等 (软黏土)

第6章离心模型试验

 b=0.14 Khemakhem等 (软黏土)

 b=0.25 Khemakhem等 (软黏土)

 b=0.2 Zhu等 (软黏土)

 b=0.24 Hong等 (软黏土)

 

图 7.5 循环水平累积变形规律  

7.6 预测模型验证 

第 6 章离心模型试验基桩直径 2.59m，采用Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩

顶水平位移 0.1D作为桩基的水平极限控制位移，则 0.259uy m= 。根据图 6.10 拟合

导管架顶部的静力荷载位移曲线，如图 7.6 所示，可得极限控制荷载 uF 为 5.98MN，

曲率r为 0.92。  

 

图 7.6 双曲正切型曲线拟合结果  

由于第 6 章试验采用的连续循环加载，根据第 6 章所述，加载历史对桩顶累

积变形的影响很大，第 5 章提出的预测模型不能考虑加载历史对累积变形的影响，

本节选用第一次循环加载的导管架试验结果验证第 5 章提出的预测模型的适用性，

则设计荷载F为 0.89MN。根据式(5.10)计算出导管架顶部水平累积变形的速率b值
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为 0.204，由式(5.11)的预测模型，第 6 章导管架离心模型试验的累积变形预测结

果比对如图 7.7 所示，可以看到，第 5 章提出的预测模型同样适用于导管架基础

桩顶水平累积变形的预测，进一步说明了利用静力荷载位移曲线预测累积变形速

率的方法是可行的。  

 

图 7.7 导管架顶部累积变形预测结果  

7.7 累积变形控制设计步骤 

总结黏土地基海上风机道导管架基础的水平累积变形控制设计步骤如下：  

(1) 根据现场静载试验或静力数值模拟，采用式(5.6)拟合导管架基础桩顶静力

荷载位移曲线，获得 0.1D极限控制位移下的极限控制荷载 uF 及曲率r，即：  

1.3 tanh

r

u

u

y
F F

y

  
 =   
   

                   (7.8) 

(2) 根据极限控制荷载 uF 及曲率r，给定设计荷载F，由式(5.10)计算累积变形

速率b值，即：  

( )
0.25

0.268 1 0.8 0.3 0.065u

u u

FF
b r

F s DL

   
= − + +  

   
         (7.9) 

式中， us 为黏土的不排水抗剪强度，可根据试验数据沿桩身取平均值；D为基桩桩

径；L为导管架基础桩长，考虑上部导管架的高度，从加载点位置算起，加载点以

上可忽略不计。  

(3) 根据b值，即可估算出N次循环下桩顶的水平累积变形 Ny ，即：  

1

b

Ny y N=                          (7.10) 

其中，在没有具体数据时， 1y 可根据式(5.6)计算获得。  

(4) 采用Cuellar等 [107]和Zhu等 [5]提出的桩顶水平位移 0.1D作为桩基的水平极

限控制位移，则由上节推导可得 0.1D极限控制位移下不同幅值与循环次数的关系
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为：  

( )
0.25

1

0.268 1 0.8 0.3 0.0651
1 1.3ln
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1
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
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 
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 −
 

           (7.11) 

则由式(5.14)得到的本章导管架基础顶部累积变形控制曲线如图 7.8 所示，若

海上风力涡轮机疲劳负荷设计周期为 108 次，当 810N = 时，本章导管架基础的循

环控制幅值为 0.05。  

 

图 7.8 导管架基础累积变形控制曲线  

7.8 本章小结 

本章根据第 6 章软黏土地基四腿导管架基础水平受荷离心模型试验的结果，

进一步探讨了导管架基础在水平荷载下的分析方法。同时，进一步验证了第 5 章

提出的预测模型对导管架基础桩顶累积变形预测的有效性。主要研究结论如下：  

(1) API规范中静力p-y曲线法低估了桩基的初始刚度和水平极限承载力。Zhu

等 [104]提出的双曲正切型p-y曲线法适用于黏土地基海上风机桩基础桩土相互作用

的计算。对于软黏土地基导管架基础的群桩效应，前后排桩的p乘子分别可取 0.93

和 0.76，这一数值明显低于砂土中群桩的p乘子。  

(2) 水平循环荷载下，桩周土反力的弱化主要集中在 5D深度范围内，浅层土

循环弱化更为显著。桩周土反力的弱化在前 20 个循环周期内随循环次数呈双对

数增长，20 次循环后趋于稳定。且前排桩浅层土反力的循环弱化速率大于后排桩。 

(3) 采用折减静力p-y曲线的方法，建立桩周土反力在循环荷载下的衰减模型，

根据试验结果，建议了循环弱化因子的取值范围。  

(4) 导管架基础的循环累积变形规律与单桩相似，对比导管架基础试验数据，

第 5 章提出的累积变形预测模型同样适用于导管架基础。进一步说明了利用静力

荷载位移曲线预测累积变形方法的有效性。
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结论与展望 

一、主要结论 

海上风机桩基础在长期风、浪、流等水平循环荷载下极易产生累积变形，其

上部结构风压倾覆弯矩和风暴潮等水平循环荷载极易影响风电机组的正常服役性

能甚至导致风机整体失稳破坏。且我国东部近海海域广泛分布着深厚的软黏土层，

基础周围软黏土在长期循环荷载作用下极易产生超静孔隙水压力的累积以及强度

弱化，危害上部结构的正常服役。本文采用理论、试验和数值三方面相结合的方

式对软黏土地基海上风机桩基础在水平荷载下的累积变形规律进行深入研究。在

此基础上针对土体特性提出了适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型，

并应用到水平循环受荷单桩基础的数值分析中。根据试验及模拟研究结果，建立

了桩顶累积变形与极限控制荷载、曲率（初始刚度）及设计荷载（循环幅值）有

关的预测模型。可通过简单的现场静载试验或静力数值模拟获得的荷载位移曲线，

有效预测海上风机桩基础的累积变形。主要研究成果和结论如下：  

(1) 提出了适用于黏土和砂土的弹塑性本构模型UACC2。基于双屈服面渐进硬

化的概念，采用双屈服面的形式，引入内屈服面渐进硬化机制实现当前应力点从

加载屈服面到外屈服面过程中塑性模量的光滑转变，建立双屈服面渐进硬化模型

的基本框架。建立统一的状态参数r，对于黏土，选取 lne p− 平面上的正常压缩曲

线NCL作为黏土的参考应力线，对于砂土，选取 lne p− 平面上的极限压缩曲线LCC

作为砂土的参考应力线，实现黏土与砂土当前应力点到参考应力点之间相对位置

的统一。引入一个与砂土密实度有关的屈服面形状参数，建立新的屈服面方程，

使得屈服面形状能够随砂土初始孔隙比（密实度）的变化而变化，实现砂土不排

水液化特性的模拟，当不考虑该形状参数时，屈服面退化为黏土模式。针对饱和

黏土的循环特性，引入非线性小应变的概念，使得应力点在卸载退回到加载屈服

面内时，也能模拟出非线性的效果，同时，可以实现极小应变条件下土体刚度的

非线性，从而实现土体在循环荷载下闭合的滞回特性。在加载屈服面的硬化法则

中引入循环累积速率控制参数k，可以灵活地控制黏土在循环荷载下的硬化速率，

进而控制黏土的循环安定、破坏特性。针对天然黏土，增加弹性正交各向异性和

结构性损伤硬化法则，充分考虑沉积方式和应力历史对天然黏土的影响。结构损

伤法则的加入可以灵活反映土体在剪切过程中结构性的逐渐退化。相比于常规的

弹塑性模型采用的映射法则和插值定理，本文采用的渐进硬化机制结构形式简单，

其本构方程可以根据加载屈服面的一致性条件进行简化，从而可以在数值程序中
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使用类似于修正剑桥模型的应力积分格式有效地实现。  

(2) 实现了数值软件本构模块的二次开发。采用Cutting Plane切面隐式算法编

写提出的适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型UACC2，利用FLAC3D

本构模型二次开发平台将提出的模型嵌入FLAC3D主体程序中，测试UACC2 模型

采用切面隐式积分算法在FLAC3D软件单元体及多单元计算中的可行性。利用

FLAC3D内置的修正剑桥模型验证了嵌入UACC2 模型基本框架的有效性，并结合

黏土和砂土的三轴试验模拟验证了嵌入UACC2 模型的正确性。  

(3) 建立了软黏土地基海上风机单桩基础累积变形的预测模型。采用提出的适

用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化本构模型UACC2 在FLAC3D中建立单桩分

析模型，考虑不同的桩土参数分析其对软黏土地基海上风机单桩基础累积变形规

律的影响。桩径、桩土刚度比、循环幅值、黏土结构损伤速率等因素对桩顶的累

积变形影响较大。其中，循环幅值越大，桩顶累积变形的速率越快。在软黏土地

基同等条件下，短桩、较为刚性的桩的循环弱化程度比长桩、较为柔性的桩更为

严重。当桩基的刚度相对于土体刚度很大时，桩身更容易绕轴线上某点发生转动，

导致桩基的整体失稳。桩顶的累积变形（荷载衰减）速率随桩土相对刚度的增加

而增加，基本呈线性增长关系。同时，软黏土初始结构性对桩顶水平累积变形速

率的影响很小，但在相同的初始结构性下，软黏土的结构损伤速率越快，单桩抵

抗循环弱化的能力越差，其累积变形速率越快。此外，不同的桩土参数下，p-y曲

线的循环弱化规律基本相同，桩周土反力的最大值出现在泥面下 2D-2.5D深度处，

2.5D深度以下，桩周土反力随深度增加逐渐减小。同时，桩周土反力的弱化主要

集中在泥面下 5D深度范围内，5D深度以下，桩周土反力不再出现弱化。采用幂函

数的形式引入桩顶累积变形（荷载衰减）计算公式，建立了桩顶累积变形与极限

控制荷载、曲率（初始刚度）及设计荷载（循环幅值）有关的预测模型。可通过

简单的现场静载试验或静力数值模拟获得的荷载位移曲线，预测水平循环荷载下

桩顶的累积变形，同时简单估算所需设计疲劳周期的循环控制幅值。  

(4) 开展了软黏土地基四腿导管架基础水平受荷离心模型试验，研究了导管架

基础在水平单调和循环荷载下的受力和变形响应。根据试验结果可知，加载历史

对导管架基础的力学响应影响很大，在低应力水平下，桩基在土体扰动后的桩身

弯矩和变形明显大于独立单调加载的情况，但在连续循环加载过程中，后循环的

导管架顶部的水平累积变形速率相比初次循环更为稳定，很可能是桩周土在多次

循环下发生孔隙水的消散与重固结，导致桩周土的硬化。在水平循环荷载下，导

管架基础顶部的水平变形主要取决于不可恢复变形的累积，基桩的累积水平位移

和弯矩随循环次数在双对数坐标下呈线性增长，累积竖向位移与循环次数在笛卡

尔坐标下呈线性增长。加载顺序是影响水平变形增长率的主要因素，而竖向变形

增长率和桩顶剪力则取决于基桩的位置。循环p-y曲线展现了明显的非线性，且呈
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现出典型的滞回特性和弱化特性。桩周土反力的弱化主要集中在 5D深度范围内，

浅层土循环弱化更为显著。桩周土反力在前 20 个循环周期内随循环次数弱化迅

速，20 次循环后趋于稳定。且前排桩的浅层土反力循环弱化的速率大于后排桩。 

(5) API规范中静力p-y曲线法低估了桩基的初始刚度和水平极限承载力。采用

双曲正切型p-y曲线法更适用于黏土地基海上风机桩基础桩土相互作用的计算。对

于软黏土地基导管架基础的群桩效应，前后排桩的p乘子分别可取 0.93 和 0.76，

这一数值明显低于砂土中群桩的p乘子。同时，采用折减静力p-y曲线的方法，建

立了桩周土反力在循环荷载下的衰减模型，并建议循环弱化因子的取值范围。另

外，导管架基础的循环累积变形规律与单桩相似，对比导管架基础试验数据，进

一步验证了利用静力荷载位移曲线预测桩顶累积变形方法对于导管架基础的有效

性。  

二、主要创新点 

本文主要创新点如下：  

(1) 提出了适用于黏土和砂土的双屈服面渐进硬化模型，通过建立统一的状态

参数和屈服面方程，实现了在三轴应力水平下对黏土与砂土的统一分析方法。  

(2) 采用渐进硬化机制代替常规弹塑性模型的映射法则和插值定理，根据加载

屈服面的一致性条件进行简化积分计算，在数值程序中采用切面隐式积分算法使

用类似于修正剑桥模型的应力积分格式编写代码，并嵌入数值程序中。  

(3) 发现了API规范中静力p-y曲线法低估了桩基的初始刚度和水平极限承载

力。采用双曲正切型p-y曲线法更适用于海上风机桩基础桩土相互作用的计算。同

时，软黏土地基导管架基础反映群桩效应的p乘子明显低于砂土地基。根据试验结

果，列出了循环弱化因子的取值范围。  

(4) 建立了软黏土地基海上风机桩基础累积变形预测模型，将桩顶累积变形与

极限控制荷载、曲率（初始刚度）及设计荷载（循环幅值）联系起来，可通过简

单的现场静载试验或静力数值模拟获得的荷载位移曲线，有效预测海上风机桩基

础的累积变形，同时简单估算所需设计疲劳周期的循环控制幅值。  

三、展望 

本文虽然采用理论、试验和数值三方面相结合的方式对软黏土地基海上风机

桩基础的累积变形特性及控制方法进行了深入研究，但还存在以下不足需要在未

来进一步完善：  

(1) 本构模型方面：由于各向同性假设的局限性，本文仅在修正剑桥模型的基

础上提出了一个适用于黏土和砂土的弹塑性本构模型的概念和框架，并推广到天

然黏土和长期循环荷载的计算中。为了更准确地模拟砂土的力学行为，未来还可
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对UACC2 模型进一步的增强，如增加非同轴性和组构效应。且一旦增加更多特性，

模型参数势必更多，如何进一步精简模型参数，值得进一步思考。  

(2) 试验方面：本文仅进行了有限的导管架基础离心模型试验的研究。根据第

5 章数值模拟结果可知桩土参数的不同对海上风机桩基础累积变形规律的影响很

大。研究结果仅适用于同类型导管架基础的工程应用，后期应进行更多对比试验，

如考虑不同的桩数、桩间距、长径比以及承台刚度。  

(3) 数值模拟方面：本文没有考虑流固耦合，仅在不排水层面进行模拟，并不

能反映孔隙水压力在模拟过程中的变化，进而不能考虑循环过程中孔隙水压力的

消散和黏土的再固结。后期应进一步完善数值建模。且本文仅采用简化的FLAC3D

模型对单桩基础进行模拟，未来可以建立导管架基础的数值模型，探究不同桩土

参数对导管架基础累积变形规律的影响。  

(4) 预测模型方面：目前的预测模型不能考虑天然黏土的结构性和强度循环弱

化的影响，未来可以利用提出的本构模型结合天然黏土动三轴试验，探究结构性

和强度循环弱化对桩基累积变形规律的影响，进一步完善预测模型。  
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附录A（攻读学位期间论文、科研项目及获奖情况） 

一、已发表期刊论文 

[1] Zhu Shu, Chen Ren-Peng, Kang Xin. Centrifuge Modelling of a Tetrapod Jacket 

Foundation under Lateral Cyclic and Monotonic Loading in Soft soil. Canadian 

Geotechnical Journal, 2020, DOI: 10.1139/cgj-2018-0526 (SCI) 

[2] Zhu Shu, Chen Ren-Peng, Yin Zhen-Yu. Elastoplastic Modeling of Cyclic 

Behavior of Natural Structured Clay with Large Number of Cycles. Transportation 

Geotechnics, 2021, 26: 100448 (SCI) 

[3] Chen Ren-Peng, Zhu Shu, Hong Peng-Yun, Cheng Wei, Cui Yu-Jun. A Two-

surface Plasticity Model for Cyclic Behavior of Saturated Clay, Acta Geotechnica, 

2019, 14: 279–293 (SCI) 

[4] 朱姝 , 陈仁朋 . 软黏土中导管架基础水平循环加载离心模型试验 . 岩土工程

学报, 40(S2): 204-208 

[5] 柳军修 , 尹振宇 , 杨杰 , 朱姝 . 结构性黏土边界面模型在FLAC3D中的开发及

隧道施工数值模拟. 岩石力学与工程学报, 2020, 39(6):1277-1286 (EI) 

二、参与科研项目 

[1] 国家自然科学基金重点项目（项目编号 51938005）：城市地下空间建设环境

下地下结构安全控制理论及方法，2020.01-2024.12 

[2] 国家自然科学青年基金项目（项目编号 51808207）：花岗岩残积土扰动损伤

规律及本构模型，2019.01-2021.12 

[3] 国家自然科学基金青年科学基金项目（项目编号 51608188）：应力与干湿循

环耦合作用下易崩解软岩填料工程特性弱化规律及变形分析方法，2017.01-

2019.12 

[4] 中国能源建设集团浙江省电力设计院子课题（项目编号ER01651W）：近海风

机软弱土地基基础的弱化机理及稳定性评价  

 


