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摘  要：路堤本体的沉降问题一直是公路和铁路路基研究解决的主要问题。路堤本体主要是非饱和土，其变形由 3 部分组

成，即瞬时压密产生的变形、主固结产生的变形和次固结产生的变形，但主固结和次固结并不是两个完全独立的过程，它们

是相互影响的，即路堤本体的变形是非饱和固结-蠕变耦合的结果。以单轴压缩红层蠕变试验为基础，提出了非饱和单变量

理论、路堤沉降计算理论；同时采用离心试验和数值模拟方法，对各种压实系数的路堤本体的沉降与填筑高度关系以及工后

沉降与时间的关系进行了研究，并对工后最终沉降进行了预测，结果表明，模拟结果与离心试验数据预测的结果相符，说明

该理论是正确的｡ 
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on rheology and consolidation theories 
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Abstract: For a long time, the settlement of embankment body is a main research problem of highway and railway roadbeds. 

Embankment body is mainly composed of unsaturated soils, and its deformation includes three components, namely, the deformation 

resulting from the instantaneous compaction, the deformations of primary consolidation and secondary consolidation deformation. 

However, primary and secondary consolidations influencing each other are not two completely independent processes. So the 

deformations of embankment body are the results of unsaturated creep and consolidation coupling. Based on the results of uniaxial 

compression creep test on red layers, the theories of single variable of unsaturated soil and embankment settlement of unsaturated are 

put forward. And at the same time, through centrifuge tests and numerical simulation of centrifuge tests, relations between settlement 

and fill height, post-construction settlement and time, are studied for embankment body on various compaction coefficients, and final 

construction settlements are predicted. Results show that the simulated results are consistent with the predicted results by the 

centrifugal experimental data, indicating that the theories are correct. 

Keywords: embankment body; consolidation; creep; coupling; single variable; centrifugal test 

 

1  引  言 

路堤本体的沉降问题一直是公路和铁路路基研

究着力解决的主要问题。对路堤本体沉降特性的分

析，不仅是正确认识和评价路基稳定性的基础，也

是提高路基设计水平和发展路基施工控制技术的有



  1296                                      岩    土    力    学                                   2015年 

 

效途径。高路堤自重应力大、应力水平高，由填土

本身压缩产生的沉降尤为可观，过大的沉降会给路

基本身及路面结构造成危害，因此世界各国历来非

常重视对路堤本体沉降计算的研究。然而，由于非

饱和土本身问题的复杂性和非饱和土力学理论的不

成熟，目前对非饱和高路堤的沉降规律尚缺乏合理

的理论计算方法，尤其是对于铁路客运专线和高速

公路，其对沉降控制的要求更高，但国内外尚无同

类工程的可靠技术成果和工程经验以及可供应用的

系统观测资料。这不仅仅在于填土体累积沉降量难

以计算，还在于施工期间堤身、堤基已发生的沉降

量占总的沉降量的比例也不得而知。目前，对于填

筑体的自身的瞬时压缩变形和不同时间的蠕变变形

以及最后总沉降的计算方法主要有规范法、数值法

和经验法。 

土体一般是由固体矿物颗粒构成的骨架体，再

由孔隙水和气体填充于骨架内孔隙中而组成的三相

介质。由于土体固体颗粒压缩性很小，所以一般认

为其不可压缩。路堤本体主要由非饱和土组成，其

变形由瞬时压密产生的变形、主固结产生的变形、

次固结产生的变形等三部分组成[1]。主固结产生的

变形主要是由孔隙气体的消散和在孔隙中的流体产

生的变形即有效应力的改变产生的变形；次固结产

生的变形主要是由于土体颗粒表面的结合水膜发生

蠕动及土体颗粒结构发生重新排列等引起的变形即

土体的蠕变过程，但主固结和次固结并不是两个完

全独立的过程，它们是相互影响的。 

非饱和土的固结是工程中经常遇见的问题，其

理论研究内容主要包括孔隙水压力和孔隙气压力随

土体变形而发生变化及随时间增长而发生消散的规

律。到目前为止，已提出了许多不同的固结方程来

描述非饱和土的固结特征。Biot[2]和 Scott[3]针对含

有封闭气泡的非饱和土提出了一般性固结理论，建

立了2个以有效应力 wu  和孔隙水压力 wu 表达的

本构方程，将应力与应变联系起来；Blight[4]推导出

了干硬状非饱和土的土气两相的固结方程。他在推

导中使用了将质量传递与压力梯度联系起来的 Fick

扩散定律；Barden[5－6]提出了压实非饱和黏土的一

维固结分析，用 Darcy定律描述气相和液相的流动；

Fredlund 等[7]提出采用两个偏微分方向来描述非饱

和土的超孔隙压力消散的一维固结理论，由于该理

论在形式上与传统的 Terzaghi一维饱和土固结理论

相似，并在非饱和与饱和两种情况之间可以平稳过

渡，因此被后来的广大科研工作者所认同。Daksha- 

namurthy 等[8]将该理论从一维扩展到三维。近来，

为了研究固-液-气三相耦合的现象，许多研究人员

建立了三相系统的守恒方程，在该系统中假定液相

和气相是不相混溶的[9－10]。同时他们也推导出了描

述多相介质中有效应力的表达式，其包含了微观和

宏观两种孔隙维度。非饱和土与饱和土的性状不同，

其孔隙由水相和气相充填，因此其力学行为比饱和

土更复杂，非饱和土通常被视为一个三相系统[11]。近

来，收缩膜（水-气交界面）被认为独立的第四相[12]。

而正确地描述非饱和土体的力学行为的关键是如何

建立应力状态变量。到目前为止，研究人员提出了

3种不同类型应力变量理论：①单变量理论[13－14]；

②双变量理论[15]，其采用净法向应力 au  和基质

吸力 a wu u 来表述；③最近提出修改的双变量理 

论[16－17]。与双变量理论相比，采用单变量理论能够

完整地对土体应力-应变行为特征进行表述；此外，

在试验测试中需要根据有效应力来分析土体的性质

时，采用单变量理论进行分析即不繁琐也不费时。

但是单变量理论在弹性理论范畴内，无法描述不可

恢复的塑性变形，如非饱和土遇水产生的体积膨胀

和塌落现象[18－19]。如果我们把有效应力表述为外部

施加的应力和内部流体压力的函数，则可以从力学

角度上，将多相-多孔隙介质等效为单相和单应力状

态的连续体。对于土中的固相而言，弹塑性本构方

程与弹性一样，可以建立应力与应变关系或任何其

他描述土体骨架变化的参量关系。因此，采用单变

量有效应力原理的塑性力理论可以描述不可恢复的

体积变形如膨胀/塌落等现象[20－21]。 

在长期的研究中，研究者们曾提出过许多适合

岩土材料的流变本构模型。从形式上看，这些流变

模型大体上可以分为 4类：元件模型、积分型模型、

经验模型和半经验半理论模型。 

红层泥岩主要分布在中国西南、东南、华南和

西北等地区，由于其分布相当广泛，工程建设中经

常涉及到。而红层泥岩作为软弱岩体，具有易风化、

遇水易软化和崩解等特点，其属于 C类填料。因此，

红层泥岩作为填料用于公路和铁路路基以及土石坝

工程时，必须经过粉碎处理[22－23]。本文以中等风化

的西南红层泥岩粉碎土为土料，以土体的单轴压缩

蠕变试验为基础，提出非饱和单变量理论红层路堤

沉降计算理论，同时基于离心试验结果，对该理论

模型进行了验证。 

2  红层蠕变本构模型 

为了研究红层泥岩填料的蠕变变形特性，将中

等风化的泥岩粉碎至 2 mm以下制成标准试件，试
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件按含水率 12.81%配制，进行了压实系数为 0.87、

0.93、0.95 和 0.97（ 3
d max 1.855 g/cm  ）的单轴压

缩蠕变试验，保湿措施（如图 1所示）是通过用不

透水橡皮膜将试件包好，然后用湿毛巾在外面再包

一层，通过洒水来保持试件的含水率。试件尺寸为

61.8 mm×125 mm。首先，按常规抗压试验求得各

种压实系数下试件的单轴抗压强度（表 1）；然后，

将拟施加的荷载初步分成 0.25、0.35、0.45、0.55、

0.65、0.75、0.85 倍的单轴抗压强度，按 7 个等级

分级加载。 

 

  

(a) 保温前                   (b) 保温后 

图 1  试样保湿措施 
Fig.1  Method of keeping sample wet 

 

表 1  各种压实系数试样单轴抗压强度结果 
Table 1  Uniaxial compression strengths of different 

compaction samples 

压实系数 
含水率 

/ % 

单轴抗压强度 Rc 

/ kPa 

0.87 12.95 222.60 

0.90 12.90 279.45 

0.93 12.88 385.54 

0.95 12.66 484.32 

 

图 2 为各种压实系数试件的单轴压缩蠕变曲

线，从图中可知其长期强度，具体数据如表 2所示。 

由图 2的结果，按照 Boltzmann迭加原理[23]可

求得各种压实度下相应荷载的蠕变曲线（如图 3所

示）： 

3 1 2( ( )) ( ( )) ( ( ))t t t              （1） 

式中： 为施加的应力，其中 3 1 2    ；  为由
于施加的应力产生的应变。 

不考虑荷载作用下的瞬时变形，对前 5级荷载

的蠕变曲线采用如图 4所示的两个开尔文体蠕变模

型进行分析，具体拟合结果见表 3。其拟合公式为 

1 2

1 2

1 2

1 e 1 e
2 2

G G
t t

ij ij
ij G G

 
    

      
      

s s
e     （2） 

式中： ije 为偏应变张量的分量； ijs 为偏应力张量的

分量； 1G 、 2G 、 1 、 2 为 Kelvin体拟合参数。 

 

   

(a) 压实系数为 0.87 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
  

(b) 压实系数为 0.90 

 

  
  (c) 压实系数为 0.93 

 

 

(d) 压实系数为 0.95 

图 2  不同压实系数试样的单轴压缩蠕变曲线 
Fig.2  Uniaxial compression creep curves of samples with 

different compaction coefficients under multi-stage loadings 

0 50 100 150 200 250 300 350
0
3
6
9

12
15
18
21
24
27
30

457.50 kPa

395.11 kPa

353.52 kPa

1

311.93 kPa
270.34 kPa

228.75 kPa
187.16 kPa

1 =103.98 kPa

应
变

/ %
 

时间/ d 

0 50 100 150 200 250 300
0
2
4
6
8

10
12
14
16
18
20 354.67 kPa

312.94 kPa

271.21 kPa

1 

229.49 kPa
187.76 kPa 

146.04 kPa

1 =104.31 kPa

应
变

/ %
 

时间/ d 

0 50 100 150 200 250
0
2
4
6
8

10
12
14
16
18
20 207.95 kPa

187.16 kPa

166.36 kPa 
145.57 kPa 

103.98 kPa

应
变

/ %
 

时间/ d 

1 = 62.39 kPa

0 50 100 150 200 250 300

0
2
4
6
8

10
12
14
16
18
20 250.35 kPa

229.49 kPa

187.76 kPa 

146.04 kPa
104.31 kPa

1=62.59 kPa

应
变

/ %
 

时间/ d 



  1298                                      岩    土    力    学                                   2015年 

 

表 2  各种压实系数试样的长期强度 
Table 2  Long-term uniaxial compressive strength of 

samples with different compaction coefficients 

压实系数 
破坏时试样的实际含水率 

/ % 

长期强度 Rr 

/ kPa 
Rr / Rc

0.87 12.36 187.16 0.84 

0.90 13.48 229.49 0.82 

0.93 12.82 312.94 0.81 

0.95 12.55 395.11 0.82 

 

3  基于单变量理论的流-固耦合模型 

假定颗粒不可压缩，流体-固体相互耦合作用具

有如下特征：①有效应力为太沙基有效应力，孔隙

流体压力由平均饱和重量的流体压力增量代替[25]；

②有效应力的变化导致体积应变的产生；③体积变

形也能影响流体压力的变化；④毕肖普有效应力[14, 26] 

         

(a) 压实系数为 0.87                                         (b) 压实系数为 0.90 
 

         

 (c) 压实系数为 0.93                                        (d) 压实系数为 0.95 

图 3  各种压实系数试样在相应荷载下的单轴压缩蠕变曲线 
Fig.3  Uniaxial compression creep curves of samples with different compaction coefficients under corresponding loadings 

 

 

图 4  广义开尔文蠕变模型 
Fig.4  Generalized creep model of Kelvin 

 

用于分析本构模型的塑性屈服。因此，根据 Biot固

结理论，非饱和流-固耦合模型必须满足流体平衡和

动量平衡方程、相容方程，同时也应满足传导定律、

毛细定律、流体本构及相应的力学本构定律[27]。 

3.1  传导定律 

流体的迁移由达西定律表示（上、下标“w” 

代表水相，上标“g”代表气相，以下类同）： 

w w w
r w w( )i ij k k

j

q k P g x
x

 
  


       （3） 

g w gw
r g g

g

( )i ij k k
j

q k P g x
x


 




  


      （4） 

式中： iq 为比流量的分量； w
ijk 为水相饱和时迁移

系数的分量； r 为流体的相对渗透系数，其是饱和
度 wS 的经验函数； 为流体的动力黏度；P为孔压；

 为流体密度； kg 重力加速度的分量； jx 和 kx 代

表坐标方向的分量。 

3.2  相对渗透定律 

相对渗透系数与水相饱和度 wS 的关系，可由

van Genuchten形式的经验方程表示[28]：  
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表 3  前 5级荷载蠕变曲线的拟合参数 

Table 3  Fitting parameters of creep curves for the first five levels of loading  

 压实系数为 0.87 压实系数为 0.90 压实系数为 0.93 压实系数为 0.95 

级别 G1 
/ GPa 

1  

/ (GPa·s) 
G2 

/ GPa 
2  

/(GPa·s) 
G1 

/ GPa 
1  

/ (GPa·s)
G2 

/ GPa
2  

/(GPa·s)
G1 

/ GPa
1  

/ (GPa·s)
G2 

/ GPa
2  

/(GPa·s) 
G1 

/ GPa 
1  

/ (GPa·s) 
G2 

/ GPa
2  

/ (GPa·s)

1 2.39 2.76×104 0.92 2.72×105 3.43 3.97×104 3.88 1.49×106 4.21 3.13×104 1.43 4.10×105 5.00 8.27×104 3.75 1.16×106

2 3.22 2.77×104 1.08 2.63×105 4.18 4.54×104 4.51 1.33×106 4.88 2.72×104 1.58 4.34×105 5.74 8.33×104 3.53 1.50×106

3 2.35 3.10×104 1.06 3.93×105 3.45 4.40×104 3.07 0.91×106 4.72 4.74×104 1.56 5.48×105 4.90 9.28×104 2.48 1.50×106

4 2.56 3.18×104 1.00 3.88×105 3.35 4.53×104 2.17 0.96×106 5.13 5.81×104 1.56 6.09×105 4.79 7.96×104 2.35 1.33×106

5 2.72 3.76×104 0.80 3.04×105 3.85 6.47×104 1.85 0.95×106 5.25 7.55×104 1.55 5.74×105 5.15 1.09×105 2.26 1.16×106

平均 2.63 2.95×104 1.01 3.29×105 3.60 4.36×104 3.41 1.17×106 4.73 4.10×104 1.53 5.00×105 5.11 8.46×104 3.03 1.37×106

 

w 1/ 2
r e e[1 (1 ) ]b a aS S             （5） 

g 1/ 2
r e e(1 ) [1 (1 )c a aS S             （6） 

式中：a、b和 c均为拟合参数，本文中取 0.5b c  ；

eS 为有效饱和度，其定义为 
w

w r
e w

r1

S S
S

S





              （7） 

式中： w
rS 为水相的残余饱和度。 

3.3  毛细定律 

毛细压力为流体孔压差值 c g w( )P P P  ，其为

有效饱和度 eS 的函数，采用 van Genuchten 形式的

经验方程表示[29]： 

1/ 1
c w 0 e( ) [ 1]a aP S P S             （8） 

式中： 0P 为反映土壤特性的物质常数，材料越细，

其数值越大，与材料特性的相关性可由 Leveret 相

似定律获得。 

3.4  流体本构定律 

流体的本构定律为 

w
w w w v

w
w

iS P S
n S

K t t t t

     
           

q
   （9） 

g
g g g v

g
g

i
S P S

n S
K t t t t

     
             

q
   （10） 

式中： wK 和 gK 为水相和气相的体积模量； v 为体
积应变； wS 和 gS 为水相和气相的饱和度， w gS S   

1； n为土体的孔隙率； t为流体的渗流时间。 

3.5  力学本构定律 

土体骨架增量本构方程的形式为 

( , , )ij ij ijH               （11） 

式中： ij 为有效应力分量的增量， ij ij      

ijP  ； w w g gP S P S P     ，具体参见文献[25]；H

为本构定律的函数形式，在本文中采用反映蠕变的

本构模型； 为应力路径参数； ij 为应变张量分
量的增量。 

4  红层路堤沉降理论的建立 

陈宗基[30]和 Tayor 等[31]一维固结-蠕变耦合模

型都是直接利用元件模型，串联或并联于 Terzaghi

的弹性理论模型之上，实际上是利用蠕变的土体本

构模型代替 Terzaghi的弹性理论模型。 

随着基于单变量理论的非饱和有效应力原理的

出现，为非饱和土土力学原理向饱和土土力学的过

渡提供了重要的基础，因此与饱和土流变-固结理 

论一样，只需修正土体的本构模型即可获得非饱和

流变-固结耦合理论。 

从第 2 节可知，采用含两个 Kelvin 体的广义

Kelvin 模型可以描述红层泥岩填料的减速蠕变过

程，因此假设土体的瞬时变形可由 Duncan 非线性

模型[32]确定，而由于蠕变产生的变形服从含两个

Kelvin体的蠕变模型，则按此思路可建立如图 5的

土体的本构模型，其蠕变本构模型如下所示： 

0 1 2 0 1 22 2 2  

3

ij ij ij ij ij ij

m m

p p p q q q

K 

     


 

   s s s e e e
 （12） 

其中： 

2

1 2 1 2
0

1 2 1 2 2 1
1

1
2

0 1 2

1 2 1 1 2

3 1 2

2 2 2

2 2 2 2
 

2

4

4 4

4

GG GG G G
p

G
G G G G

p
G

p
G

q G G

q G G

q

   

 

 
 

   


    

 
 
 


 

    

（13）

 

式中： m 和 m 分别为应力和应变球张量；K和G分

别为体积模量和剪切模量，为 3 的函数，其函数关
系符合 Duncan非线性模型： 
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  

3
b

2

f s 1 3 3

s s 3 s

3

9

1 sin
1

2 cos 2 sin

M

N

K k Pa
Pa

EK
G

K E

R
E kPa

c Pa



   
  

      
 

 
              

（14） 

式中： bk 、k、M 、N均为邓肯-张模型拟合参数；

1 1( )k G 和 1 1( )  、 2 2( )k G 和 2 2( )  为 1K 体和 2K 体的

Kelvin体参数，根据具体情况可由试验确定。 

式（12）采用有限差分格式求解，其求解过程

如下： 

由图 5可知，对 1K 体而言，有 

d1
1

12

F
u


                （15） 

d1 1 1F F k u              （16） 

式中：u为位移速率； 1 1( )k G 为弹性常数； 1 1( )  为

黏滞常数； d1F 为 1K 体上的作用力； F 为整个模型

的作用力；F 和 u 分别为整个 t 时段内 F 和 u平均

值。 
 

 

图 5  非饱和流变-固结耦合理论模型 
Fig.5  Theoretical model in unsaturated 

 fluid-solid coupling 

 

联合式（15）、（16），写成差分格式（上标 N

表示当前时步的状态变量，O表示前一时步的状态

变量）得 

  N o N o N o
1 1 1 1 1

1

t
u u F F k u u




        （17） 

式（17）可简化为 

 N o N o
1 1 1

1 1

1

2

t
u B u F F

A 
 

   
 

     （18） 

式中： 1
1

1

1
2

G t
A




  ； 1
1

1

1
2

G t
B




  。 

同理，对 2K 体，有 

 N o N o
2 2 2

2 2

1

2

t
u B u F F

A 
 

   
 

      （19） 

式中： 2
2

2

1
2

G t
A




  ， 2
2

2

1
2

G t
B




  。  

对于 H体，有 

N o
N o
0 0

0

F F
u u

k


             （20） 

式中： 0u 和 0k 分别为对应于 H 体的位移和弹性常

数。 

对于整个广义 Kelvin模型，位移增量形式可表

示为 

N O N O N O
0 0 1 1 2 2u u u u u u u            （21） 

联合式（18）～（21）得 

 N N O O O O1 2
1 2

1 2

1
1 1

B B
F u u YF u u

X A A

               
     

 

                                       （22） 
其中： 

0 1 1 2 2

0 1 1 2 2

1
  

2 2

1

2 2

t t
X

k A A

t t
Y

k A A

 

 

     
    


      （23） 

将式（22）改写偏应力张量与偏应变张量的形

式，得 

 N N o o o o1 2
,1 ,2

1 2

N o

2
1 1

2

3

ij ij ij ij ij ij

kk kk kk

B BY

X A A

K t

                
     


   

s e e s e e

 

 

                                       （24） 

式中： ijs 为偏应力张量的分量， ij ij m ij s   ；

m 
3
kk
； ,1ije 为 1K 体偏应变张量的分量； ,2ije 为

2K 体偏应变张量的分量； ij ij m ij e   ，
3
kk

m


  。 

5  路堤本体沉降理论的验证 

由于路堤沉降是基于流变的固结耦合过程，其

过程相当漫长，而鉴于离心模型的试验时间是原型

试验的 21/ m （m为模型比），因此，通过离心试验

能显著缩短模型试验的固结时间[33]。本节主要通过

离心试验在不考虑填筑路堤后土体性质对路堤病害

的影响下，对红层填料在不同压实系数条件下的变

形特性进行了研究，从而确定路堤填筑参数，同时

以离心试验结果为基础，通过数值模拟，对非饱和

红层路堤沉降理论进行验证。 

5.1  路堤离心模型试验方案 

根据《时速 200 km/h新建客货共线铁路设计暂

F()
k(G) 

k1 (G1)

1 (1)非线性 Duncan

K1体 

u0 u1 u2 

Fd1

F()
k2 (G2)

2 (2)

K2体

Fd2 
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行规定》，进行了压实系数为 0.87、0.90、0.93 和

0.95共 4种不同压实系数的离心模型试验，其编号

为 T-1、T-2、T-3和 T-4。在试验中，选用原型路

堤的高度为 15 m，上边坡的坡度为 1:1.5，下边坡

的坡度为 1:1.75，模型比为 1:100，具体如图 6所示。 

试验模型的制作采用先填后挖的方式进行，即

先在模型箱内填筑 15 cm高的土，然后根据路堤断

面的尺寸进行开挖。试验模型照片如图 7所示。在

试验过程中使用电涡流传感器测量路堤表面的变

形。 

4 组试验的加载方式采用相同方式，即将离心

加速度 0～100g分为 5个阶段，在 20g、40g、60g、

80g分别运行 5 min，在达到 100g后运行 120 min，

并间隔 5 min测量一次数据。 

 

 
图 6  路堤本体离心模型设计 

Fig.6  Design of embankment centrifugal model 

 

 
图 7  路堤离心试验模型照片 

Fig.7  Photo of embankment centrifugal model  

 

5.2  路堤离心试验结果分析 

5.2.1施工期沉降与填筑高度的关系 

图 8是 4组试验的路堤顶面沉降随离心加速度

的变化曲线，也可认为是随路堤填筑高度的变化。

从图 8中可见，T-4组的沉降变化规律与 T-1～T-3

组不同。在路堤填筑高度小于 6 m（离心加速度小

于 40g）时，T-4组的沉降变化趋势与 T-1～T-3组

基本相同；当填筑高度大于 6 m（离心加速度大于

40g）时，T-4组的沉降的变化渐趋缓慢。 

图 8 中 T-1～T-3 三组离心试验的路沉降与填

筑高度的关系，可用下式来描述： 

2s ah bh              （25） 

式中：s为变形（m）；h为路堤高度（m）；a、b均

为试验拟合参数。3组试验中，T-1～T-3的 a值分

别为 1.70 410 、1.70 410 和 1.40 410 ，T-1～T-3

的 b值分别为 1.92 310 、1.63 310 和 1.61 310 。 

 

 
图 8  路堤沉降与高度的关系曲线 

Fig.8  Relations between embankment 
 settlement and height 

 

从图 8中可看出，施工期间路堤沉降随填筑高

度的增加而增大。在离心加速度为 100g时（即路堤

填筑到 15 m），压实系数分别为 0.87、0.90、0.93

和 0.95 时的沉降分别为 0.066、0.063、0.057、   

0.031 m。施工期间路堤沉降变形与填筑高度之比分

别为 4.4‰、4.2‰、3.8‰ 和 2.06‰。 
5.2.2工后沉降与时间的关系 

图 9为路堤的工后沉降随时间的变化曲线。从

图中可看出，路堤工后沉降随时间增加而增大，并

逐渐趋于稳定。压实系数越高，工后沉降越小。压

实系数分别为 0.87、0.90、0.93和 0.95时，15 m高

路堤 28个月的工后沉降分别为 0.033、0.022、0.021、

0.021 m，工后沉降与路堤高度之比分别为 2.2‰、

1.5‰、1.4‰和 1.4‰。 

 

 

图 9  路堤工后沉降与时间的关系曲线 
Fig.9  Curves of embankment post-construction  

settlement vs. time 
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5.2.3 工后沉降预测 

工后沉降随时间的变化，采用双曲线进行描述： 

1

t
S

t 



            （26） 

式中： 1S 为工后沉降（m）；t为时间（月）； 和 
均为试验参数。4组试验的 、  值见表 7。 

由式（26）可知，当时间 t趋向无穷大时，有 

1

1
limS S

              （27） 

即 的倒数是工后最终沉降 S。 

由式（27）可预测各组的工后最终沉降 S，如

表 4。从图 9 和表 4 可知，压实系数分别为 0.87、

0.90、0.93和 0.95时，路堤的工后最终沉降分别为

0.036 1、0.028 7、0.027 5、0.025 1 m。工后最终沉

降与路堤高度的比值分别为 2.4‰、1.913‰、1.833‰

和 1.673‰。 
 
表 4  各种压实系数路堤工后沉降结果分析 

Table 4  Post-construction settlement analysis for 
embankment with different compaction  

coefficients after construction 

压实系数 方法   
S∞ 
/ m 

 离心试验 27.66 110.64 0.036 1 

0.87 数值计算
①  9.37 473.46 0.107 0 

 数值计算
②  9.62 438.39 0.104 0 

 离心试验 34.85 239.65 0.028 7 

0.90 数值计算① 13.17 626.91 0.076 0 

 数值计算② 11.89 597.73 0.084 0 

 离心试验 36.4 288.36 0.027 5 

0.93 数值计算① 15.91 607.57 0.063 0 

 数值计算② 14.91 569.75 0.067 0 

 离心试验 39.85 325.00 0.025 1 

0.95 数值计算① 17.89 966.23 0.056 0 

 数值计算② 15.69 874.41 0.064 0 

注：数值计算①为基于流变的固结耦合理论的数值计算结果；数

值计算②为基于流变理论的数值计算结果。 

5.3  沉降计算理论的验证 

考虑到离心试验加载过程是一个基于流变的非

饱和流体-固体耦合过程，为了验证路堤本体沉降计

算理论的正确性，对整个离心试验加载过程进行了

有限元模拟，其加速度变化如图 10所示，模型尺寸

与离心模型相同，有限元计算模型如图 11所示，各

种压实系数红层填料非饱和土土壤参数见表 5，各种

压实系数红层填料蠕变参数取前 5级荷载的平均值，

具体数据如表 3所示，其他力学参数如表 6所示。 

图 12～15 为离心试验与数值计算中路堤顶部

中心处的沉降与填土高度和工后沉降与时间的关系

曲线。 

 

 
 
 
 
 
 
 
 

 
图 10  加速度与时间的曲线 

Fig.10  Curve of acceleration vs. time 
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图 11  有限元计算模型 
Fig.11  Finite element calculation model 

 

表 5  各种压实系数的红层填料土壤参数 
Table 5  Unsaturated soil parameters of red layer filling with different compaction coefficients  

van Genuchten模型 
压实系数 d  

/ (g/cm3) 

K 

/ MPa 

G 

/ MPa 

w

rS  

/ % 
n sC  

/ kPa 
s  

/ (°) 

w

sk  

/ (m/s) 
0p / kPa a 

0.87 1.614 49.8 28.5 3.33 0.42 10.88 24.82 6.79 710  42.82 0.356 

0.90 1.670 55.3 34.8 4.04 0.40 13.38 27.03 2.81 710  47.79 0.319 

0.93 1.725 60.9 41.9 4.60 0.38 16.09 29.83 1.33 710  53.53 0.288 

0.95 1.762 88.4 66.3 4.88 0.37 18.15 30.29 5.09 810  59.38 0.241 

 
表 6  各种压实系数红层填料力学计算参数 

Table 6  Mechanical parameters of red layer filling with different compaction coefficients  

压实系数 d  

/ (g/cm3) 

w

rS  

/ % fR  k N bk  M 

0.87 1.614 5.1 0.85 354.50 0.247 6 78.92 0.121 9 

0.90 1.670 5.5 0.85 369.65 0.174 6 81.78 0.243 1 

0.93 1.725 6.1 0.85 502.94 0.188 5 99.25 0.292 7 

0.95 1.762 6.4 0.85 729.41 0.314 4 124.16 0.293 2 
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    (a) 沉降与填土高度的关系曲线 
 

 

(b) 工后沉降与时间的关系曲线 

图 12  压实系数为 0.87离心试验与数值计算结果分析 
Fig.12  Results of centrifugal model tests and numerical 

calculation when compaction coefficients is 0.87 
 

 

   (a) 沉降与填土高度的关系曲线 

 

 

(b) 工后沉降与时间的关系曲线 

图 13  压实系数为 0.90离心试验与数值计算结果分析 
Fig.13  Calculation results of centrifugal model tests and 
numerical calculation when compaction coefficients is 0.90 

 
(a) 沉降与填土高度的关系曲线 

 

 

(b) 工后沉降与时间的关系曲线 

图 14  压实系数为 0.93离心试验与数值计算结果分析 
Fig.14  Results of centrifugal model tests and numerical 

calculations when compaction coefficients is 0.93 

 

 

(a) 沉降与填土高度的关系曲线 

 

 
(b) 工后沉降与时间的关系曲线 

图 15  压实系数为 0.95离心试验与数值计算结果分析 
Fig.15  Results of centrifugal model tests and numerical 

calculations when compaction coefficients is 0.95 
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从图 12～15可知，基于流变理论的数值计算结

果普遍比基于流变的固结耦合理论的结果大，这是

由于非饱和渗流的作用导致孔隙中的自由水向路堤

下部迁移，从而使上部土体受力减小。对两者的路

堤沉降与填土高度关系采用式（25）拟合，具体拟

合参数如表 7所示，从表中可知，除压实系数为 0.95

因测试的原因拟合参数之间相差较大外，其余结果

均非常接近。由此可见，采用式（25）能够很好地

描述施工期路堤沉降与填土高度的关系。另外，从

表中可知，当填土高度为 15 m 时（加速度达到

100g），离心试验与数值计算中沉降与填土高度比值

也基本相近。同时对两者的工后沉降与时间关系采

用式（26）拟合，拟合参数如表 4所示，其相关系

数均在 0.95以上，由表 4可知，两者的拟合参数之

间相差较大，如压实系数为 0.87由离心试验结果所

得最终沉降为 0.034 m，而基于流变的固结耦合理

论和基于流变理论的两种数值计算结果分别为

0.107和 0.104，这可能是在制作离心模型过程中人

为因素影响的原因。 

 

表 7  各种压实系数路堤施工期沉降结果分析 
Table 7  Settlement analysis of results for embankment   

with different compaction coefficients during construction 

压实系数 方法 
a 

/ 10-4 

b 

/ 10-3 

s

H
 

/ ‰ 

 离心试验 1.70 1.92 4.40 

0.87 数值计算
① 1.50 1.85 4.03 

 数值计算
② 1.60 2.06 4.45 

 离心试验 1.70 1.63 4.20 

0.90 数值计算
① 1.20 1.73 3.52 

 数值计算
② 1.40 1.80 3.84 

 离心试验 1.40 1.61 3.53 

0.93 数值计算
① 1.10 1.68 3.23 

 数值计算
② 1.20 1.81 3.52 

 离心试验 -0.80 3.33 2.07 

0.95 数值计算
① 0.80 1.06 2.16 

 数值计算
② 0.90 1.29 2.61 

注：s/H为加速度为 100g时路堤顶部中心处的沉降与路堤高度的比值。 

6  结  论 

（1）以单轴压缩红层蠕变试验为基础，提出了非

饱和单变量理论的红层路堤沉降计算理论。 

（2）土体的瞬时变形可由 Duncan非线性模型表

示确定。 

（3）蠕变产生的变形服从含两个 Kelvin 体的蠕

变模型，同时考虑流变-固结的耦合效应。 

（4）通过对离心试验和数值模拟中沉降与填土 

高度的关系、工后沉降与时间关系以及工后最终沉

降对比研究论证了所提出的非饱和红层路堤沉降计

算理论的正确性。 
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