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［摘　 要］ 通过文献查阅， 确定采用截面曲率作为主要评价斜拉桥混凝土桥塔的地震损伤状态和损伤指标。 选择
某斜拉桥为研究背景， 建立三维空间动力计算精细化有限元模型， 桥塔关键构件采用纤维截面单元， 考虑构件进入塑
性的力学特性。 通过增量动力分析， 探讨了桥塔横桥向从屈服到破坏的过程， 并应用标定的曲率损伤指标， 对桥塔的
四种损伤状态进行了评估。
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１　 引言
斜拉桥桥塔由于横梁及承台的强大约束作

用， 在横桥向存在明显的框架效应， 导致横向
刚度大、 地震内力需求大、 横梁节点受力复杂。
目前我国 《公路桥梁抗震设计规范》 ［１］要求在偶
遇地震作用下， 桥塔需基本保持弹性， 导致已
满足静力需求的桥塔需要增设纵筋来符合偶遇

地震需求， 而横桥向由于框架效应， 横梁的配
筋率也要从满足构造要求的 ０� ８％提高到 １� ５％
左右， 甚至需要增加预应力配束。 同时， 相应
塔底弯矩以及水平地震力传递到下部基础， 使
得对下部基础的抗震要求也相应提高， 导致桩
基配筋率一般至少要提高至 １� ５％ ～２� ０％， 甚至
需要加桩， 而常规情况下这个配筋率仅在 ０� ６％
～１� ０％之间。 显然为了满足偶遇地震需求而几
乎翻倍钢筋用量对桥塔和群桩基础都是相当不

经济的。 另一方面， 随着强震的不断频发， 尤
其是对于近断层区域的桥梁结构， 有研究表明
其遭受的地震冲击是普通远场地震的 ２ ～ ３
倍［２， ３］， 意味着即使按现行规范进行抗震设计满
足性能目标的桥塔， 在遭遇此类强地震作用时
依然存在进入塑性的可能， 而此时桥塔是基于
弹性设计的， 并没有像墩柱等延性构件经过潜
在塑性铰区的设定和构造措施， 一旦进入非线

性损伤阶段， 它的塑性耗能机制是不可预知的。
焦驰宇［４］研究表明： 一旦桥塔进入非线性后就
存在多个潜在塑性铰区， 且在不同的地震波作
用下， 表现出不同的损伤破坏过程。 １９９９年 Ｃｈｉ
－Ｃｈｉ地震中， 即将竣工的集鹿大桥的桥塔遭遇
了严重破坏， 其桥面以上塔梁连接处桥塔横桥
向出现严重的保护层剥落和裂缝延伸现象［５－７］。
因此， 研究桥塔在横向地震作用下的结构损伤
过程及相关的减震措施尤为重要。

综上， 目前斜拉桥 Ｈ 形桥塔横桥向地震损
坏过程及破坏模式研究成果较少， 本文对此做
了一定的研究。
２　 工程背景及计算模型
２� １　 工程背景

为研究斜拉桥 Ｈ 形桥塔横向地震下的损伤
过程及后期破坏模式， 选择某混凝土斜拉桥为
研究背景。 该桥为中跨钢箱梁， 边跨混凝土箱
梁的混合梁双塔双索面斜拉桥。 跨径布置为
６０ｍ＋７０ｍ＋３８０ｍ＋７０ｍ＋６０ｍ＝ ６４０ｍ。 其中， 主桥
钢箱梁部分全长 ５２０ｍ， 混凝土箱梁在主桥两侧
分别长 ６０ｍ， 桥面宽 ３５� ５ｍ。 全桥采用 ４×１２ 对
扇形布置的斜拉索， 斜拉索采用直径 ７ｍｍ 的高
强平行钢丝。 桥塔为 “Ｈ” 型箱型断面混凝土
塔， 塔高 ９１� ４ｍ， 辅助墩、 过渡墩均为混凝土双
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柱墩， 见图 １。 边跨混凝土箱梁采用 Ｃ５５ 混凝
土， 主跨钢箱梁采用 Ｑ３４５ｑＤ 钢材， 桥塔采用
Ｃ５０混凝土， 辅助墩和过渡墩采用 Ｃ４０混凝土。

全桥纵向设置活动支座， 每个桥塔横向设
置两副横向抗风支座， 横向抗风支座采用四氟

滑板橡胶支座。 结构抗震设防等级为三级， 具
体性能要求： ①小震 （５０ｙ１０％） 下结构处于弹
性状态， 基本不发生损伤； ②大震 （ ５０ｙ２％）
下可发生局部轻微损伤， 不需修复或经简单修
复可继续使用。

图 １　 总体布置及桥塔一般构造图 （单位： ｃｍ）
２� ２　 计算模型

斜拉桥横向易损部位主要集中在桥墩墩底、
框架墩顶， 桥塔塔柱顶、 底及上、 下横梁端部
截面位置。 为节约计算量， 全桥的关键构件端
部建立两个弹塑性纤维梁柱单元， 其他单元均
采用弹性单元建立。 每个纤维梁柱单元均设置 ３
个积分点， 采用变截面中间处截面作为单元的

截面， 见图 ２。 纤维单元考虑外层非约束混凝
土、 箍筋包裹的约束混凝土以及纵筋三种材料。
分析中钢筋采用的 Ｇｉｕｆｆｒé、 Ｍｅｎｅｇｏｔｔｏ和 Ｐｉｎｔｏ等
学者提出的修正钢筋滞回变形计算模型， 见图
３； 无约束混凝土和约束混凝土均采用 Ｍａｎｄｅｒ
模型， 其应力－应变关系见图 ４。
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图 ２　 局部坐标系下的纤维截面梁柱单元
２� ２� １　 钢筋模型

其变形规则为：

（１）

　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 （２）

式中： ———应变硬化系数；
、 ———钢筋初始弹性模量和屈服后

的弹性模量；
、 ———反向加载点的应变和应力；
、 ———延长线上的交点。

２� ２� ２　 约束混凝土和无约束混凝土模型
本文对约束混凝土和无约束混凝土均采用

了 Ｍａｎｄｅｒ模型， 这两种模型是截面 专

用分析软件 Ｕｃｆｙｂｅｒ 计算软件中常用的材料模
型。 其中， 无约束混凝土的 Ｍａｎｄｅｒ 模型可以用
连续函数的形式表示为：

（３）

式中， 和 分别为无约束混凝土的圆柱

体抗 压 强 度 与 相 应 的 压 应 变 （ 一 般 取
）； 为无约束混凝土的极限压应变

（一般取 ）； 为无约束混凝土

的极限压应变所对应的强度； 为无约束混凝

土的剥落应变 （一般取 ）； 为无约

束混 凝 土 的 剥 落 应 变 所 对 应 的 强 度；
； 为无约束混凝土最大强度

值 对应的割线模量 。
约束混凝土的 Ｍａｎｄｅｒ 模型可以用连续函数

的形式表示为：

（４）
式中：

（５）
（６）

式中， 为约束混凝土的峰值压应力；
为与 对应的压应变； 和 分别为无约

束混凝土的圆柱体抗压强度与相应的压应变

（一般取 ）； 为约束混凝土的压应

变； 为无约束混凝土的弹性模量； 为约束

混凝土峰值压应力 对应的割线模量， 和

可按下式计算：
（７）
（８）

约束混凝土的峰值压应力 和极限压应变

主要与截面横向配筋率及横向箍筋的形式有关。

图 ３　 Ｇｉｕｆｆｒé－Ｍｅｎｅｇｏｔｔｏ－Ｐｉｎｔｏ模型
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图 ４　 约束 ／无约束混凝土的应力应变关系

２� ２� ３　 全桥有限元模型
由于 ＯｐｅｎＳｅｅｓ程序无法考虑群桩基础弯剪

耦合效应， 故 ＯｐｅｎＳｅｅｓ 有限元模型墩底和塔底
均固结约束， 不考虑基础的影响。 采用考虑
Ｅｒｎｓｔ公式弹模修正的三维桁架单元来模拟斜拉
索。 关键构件采用纤维截面单元， 次要构件采
用弹性梁柱单元以及桁架单元建立， 最终主桥
精细化有限元模型见图 ５。
３　 横向地震作用下 Ｈ形桥塔损伤破坏特点
３� １　 桥塔损伤状态和损伤指标

图 ５　 弹塑性主桥模型
　 　 量化结构的损伤状态及其判别指标是进行
结构分析和判断的基础， 目前主要有如下三种：
基于强度、 变形以及能量损伤状态和损伤指标。
参阅文献， 桥塔截面的曲率损伤指标可以使用
预先确定的混凝土、 钢筋的应变水平， 通过对
截面纤维模型的 计算分析得到。 采用
表 １中关于不同损伤状态下各种材料应变所对
应的截面曲率水平， 可以定义桥塔截面的各种
损伤状态。

表 １　 桥塔截面层次的损伤描述及损伤指标
损伤状态 曲率水平相应的材料应变描述 截面曲率水平

无损伤 最外侧纵筋应变小于名义屈服应变 对应的曲率状态

轻微损伤
纵筋应变小于初始强化应变且非约束

混凝土应变小于 ０� ００４ 且

对应的曲率状态

中等损伤

（可修复损伤）
纵筋应变小于 ０� ５５倍极限拉应变， 约束

混凝土小于 ０� ７５倍极限压应变
且

对应的曲率状态

严重损伤

（倒塌控制损伤）
纵筋应变小于极限拉应变， 约束混凝土

小于极限压应变
且

对应的曲率状态

完全损伤
纵筋应变大于极限拉应变， 约束混凝土

超过极限压应变 或 对应的曲率状态

　 　 上表中， 代表截面最外侧纵筋的拉应变值； 代表截面最外侧非约束混凝土的压应变值； 代表截面最外侧约束

混凝土的压应变值； 代表纵筋的名义屈服应变； 代表纵筋的初始硬化拉应变， 常用值为 ０� ０１５； 代表纵筋的断裂

应变， 常用值为 ０� ０９； 代表非约束混凝土峰值应力对应的应变， 常取为 ０� ００２； 代表截面最外侧约束混凝土的极

限压应变值， 可由箍筋的构造细节确定。
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３� ２　 Ｈ形桥塔横桥向地震损伤特点
增量动力分析方法 （ＩＤＡ） 是一种动力参数

分析方法， 通过逐级施加地震动荷载来研究结
构的损伤、 破坏过程， 能考虑高阶振型对地震
反应的影响。 美国学者 Ｃｏｒｎｅｌｌ 等提出以结构基
本周期对应的谱加速度值作为 ＩＤＡ 的强度指标
可以有效减小结构在多条地震波下地震反应差

异。 斜拉桥主桥横向第一阶振动出现在总体第
四阶， 振动周期 Ｔ４ ＝ １� ３２１ｓ， 振型特征为主梁一
阶对称横向振动， 两桥塔同向侧向振动。 本文
拟采用 Ｓａ （Ｔ４ ＝ １� ３２１ｓ， ξ ＝ ３％） 谱加速度作为

强度指标， 从美国太平洋地震工程研究中心的
数据库 （ｈｔｔｐ： ／ ／ ｐｅｅｒ� ｂｅｒｋｅｌｅｙ� ｅｄｕ ／ ） 选取 ８ 条
满足新版公规 ＩＩ 类场地要求的地震动记录作为
本次模型分析使用的地震波， 详细原始地震波
见表 ２， 对应反应谱曲线见图 ６。 同时进行强度
调整， 设置谱加速度值最低 ０� １ｇ， 最高 ３� ０ｇ，
详见表 ３。 地震波等级考虑到加速度峰值
（ＰＧＡ） 的水平， 通过调整谱值加速度， 得到部
分调幅后的 ＰＧＡ 见表 ４， 等级 １０ 对应 Ｓａ （Ｔ４）
＝ ３� ０ｇ， 相应最大地震波 ＰＧＡ ＝ ４� ４９７５ｇ， 半飘
浮体系斜拉桥阻尼比取 ３％。

表 ２　 ＰＥＥＲ数据库选取地震波明细
编号 记录序号 地震名 年份 震级 站点 方向 震中距 ／ （ｋｍ） ＰＧＡ ／ （ｇ）
ＮＯ� １ ２９５１ Ｃｈｉ－Ｃｈｉ， Ｔａｉｗａｎ－０５ １９９９ ６� ２０ ＣＨＹ０３９ Ｅ ８１� ６３ ０� １６３８
ＮＯ� ２ ２９９０ Ｃｈｉ－Ｃｈｉ， Ｔａｉｗａｎ－０５ １９９９ ６� ２０ ＣＨＹ１０７ Ｗ ９８� ６７ ０� １３０８
ＮＯ� ３ ０２８４ Ｉｒｐｉｎｉａ， Ｉｔａｌｙ－０１ １９８０ ６� ９０ Ａｕｌｅｔｔａ ０００ ３３� １０ ０� １７０５
ＮＯ� ４ ０２８４ Ｉｒｐｉｎｉａ， Ｉｔａｌｙ－０１ １９８０ ６� ９０ Ａｕｌｅｔｔａ ０９０ ３３� １０ ０� １６９６
ＮＯ� ５ ２７１４ Ｃｈｉ－Ｃｈｉ， Ｔａｉｗａｎ－０４ １９９９ ６� ２０ ＣＨＹ０４６ Ｅ ３８� ９１ ０� ２２３８
ＮＯ� ６ ０７６２ ＬｏｍａＰｒｉｅｔａ １９８９ ６� ９３ Ｆｒｅｍｏｎｔ－Ｍｉｓｓｉｏｎ

Ｓａｎ Ｊｏｓｅ ０００ ５４� ５４ ０� １７２１
ＮＯ� ７ ３４７１ Ｃｈｉ－Ｃｈｉ， Ｔａｉｗａｎ－０６ １９９９ ６� ３０ ＴＣＵ０７５ Ｎ ３６� ０４ ０� １７２１
ＮＯ� ８ ０９８５ Ｎｏｒｔｈｒｉｄｇｅ－０１ １９９４ ６� ６９ ＬＡ－Ｂａｌｄｗｉｎ Ｈｉｌｌｓ ０９０ ２８� ２０ ０� １８９３

表 ３　 ＩＤＡ地震强度等级
编号 Ｓａ （Ｔ４） ／ （ｇ） 编号 Ｓａ （Ｔ４） ／ （ｇ）
等级 １ ０� １ 等级 ６ １� ２
等级 ２ ０� ３ 等级 ７ １� ５
等级 ３ ０� ５ 等级 ８ ２� ０
等级 ４ ０� ８ 等级 ９ ２� ５
等级 ５ １� ０ 等级 １０ ３� ０

表 ４　 部分等级对应地震波 ＰＧＡ

地震波
ＰＧＡ
／ （ｇ）

Ｔ４对应
谱值
／ （ｇ）

ＰＧＡ
（Ｓａ（Ｔ４）＝
０� １ｇ） ／ （ｇ）

ＰＧＡ
（Ｓａ（Ｔ４）＝
１� ０ｇ） ／ （ｇ）

ＰＧＡ
（Ｓａ（Ｔ４）＝
３� ０ｇ） ／ （ｇ）

ＮＯ� １ ０� １６３８ ０� １３６４４ ０� １２０１ １� ２００８ ３� ６０２５
ＮＯ� ２ ０� １３０８ ０� １６４７９ ０� ０７９４ ０� ７９３７ ２� ３８１０
ＮＯ� ３ ０� １７０５ ０� １８９２７ ０� ０９０１ ０� ９００９ ２� ７０２６
ＮＯ� ４ ０� １６９６ ０� １８６９７ ０� ０９０７ ０� ９０６８ ２� ７２０５
ＮＯ� ５ ０� ２２３８ ０� １６５２３ ０� １３５４ １� ３５４２ ４� ０６２７
ＮＯ� ６ ０� １７２１ ０� １８１４５ ０� ０９４９ ０� ９４８６ ２� ８４５７
ＮＯ� ７ ０� １７２１ ０� １１４８１ ０� １４９９ １� ４９９２ ４� ４９７５
ＮＯ� ８ ０� １８９３ ０� １６４８３ ０� １１４９ １� １４８６ ３� ４４５９
平均 ０� １７４０ ０� １６３００ ０� １０９４ １� ０９４１ ３� ２８２３

图 ６　 天然波对应反应谱曲线
３� ２� １　 关键截面曲率响应分析

一般桥塔损伤状态及其判别指标主要以桥

塔关键截面的曲率为准。 根据表 １ 提出的曲率
指标标定方法， 确定桥塔各关键截面进入四种
损伤状态的曲率损伤指标见表 ５。
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表 ５　 桥塔关键截面曲率损伤指标

关键截

面位置

损伤状态

轻微损伤

曲率 ρ１
中等损伤

曲率 ρ２
严重损伤

曲率 ρ３
完全损伤

曲率 ρ４
下塔柱底 ０� ０００６７ ０� ００１３７ ０� ０１１０１ ０� ０１４６８
下塔柱顶 ０� ０００８０ ０� ００１６７ ０� ０１３５８ ０� ０１８１１
中塔柱底 ０� ０００９２ ０� ００１９２ ０� ０１５７６ ０� ０２１０１
中塔柱顶 ０� ０００９８ ０� ００２０３ ０� ０１６７７ ０� ０２２３６
上横梁端 ０� ０００７２ ０� ００１４１ ０� ０１１２７ ０� ０１５０３
下横梁端 ０� ０００６２ ０� ００１２１ ０� ００９５９ ０� ０１２７９
　 　 为减小不同地震波导致结构地震响应结果
的离散性， 以相同地震强度等级下构件截面曲
率均值作为分析参数， 同时针对部分典型地震
波作出分析。

塔柱关键截面包络曲率的 ＩＤＡ 曲线， 见图
７。 不同地震波作用下桥塔关键截面的曲率发展
情况相似， 但 ＮＯ� １地震波作用效应最大， 相同
强度的地震波作用下， 结构的截面曲率需求存
在一定的离散性， 这反映出地震波特性的不同。
塔柱顶、 底截面曲率整体随着地震强度增大而
增大， 在达到轻微损伤曲率之前， 截面曲率与
地震动强度整体呈现线性关系， 此时桥塔处于
完全弹性状态。 截面轻微损伤曲率到中等损伤
曲率发展过程短， 截面在达到中等损伤曲率前，
Ｓａ （Ｔ４） －ρ关系仍近似线性关系， 但曲线斜率
变小， 说明结构刚度发生初始退化。 从中等损
伤曲率到严重损伤曲率发展过程较长， 构件刚
度进一步退化， Ｓａ （Ｔ４） －ρ 曲线上升坡度进一
步变缓。

随着地震强度的增加， 中塔柱顶截面率先
达到严重损伤曲率及完全损伤曲率， 其次是下
塔柱底截面。 当 Ｓａ （Ｔ４） ＝ ３� ０ｇ 时， 中塔柱顶
截面已进入完全损伤曲率， 下塔柱底截面接近
进入完全损伤曲率， 下塔柱顶截面接近进入严
重损伤曲率， 而中塔柱底截面进入中等损伤曲
率， 距离进入严重损伤曲率还有较大距离。 因
此， 在横向地震作用下， 塔身各个截面曲率发
展顺序为： 中塔柱顶＞下塔柱底＞下塔柱顶＞中塔
柱底。 整体来看： 对于下塔柱框架部分， 底部

　

（ａ） 下塔柱底

（ｂ） 下塔柱顶

（ｃ） 中塔柱底

（ｄ） 中塔柱顶
图 ７　 桥塔关键截面包络曲率 ＩＤＡ曲线
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与顶部截面达到同一截面损伤曲率指标对应的

Ｓａ （Ｔ４） 地震等级相近， 但底部截面地震内力
更大， 截面曲率发展更快； 中塔柱顶部承受全
桥拉索的集中拉力， 在横向地震作用下， 主梁
的部分惯性力通过拉索传递到上横梁位置附近，
这对于空间索面布置的斜拉桥效果更为明显，
同时高耸结构承受动荷载作用时， 顶部存在鞭
梢效应， 从而导致顶部位移及塔柱内力进一步
加大。 综上， 中塔柱顶部截面曲率发展顺序明
显早于中塔柱底部截面。

（ａ） 上横梁

（ｂ） 下横梁
图 ８　 横梁端部截面包络曲率 ＩＤＡ曲线

图 ８为横梁端部截面的包络曲率 ＩＤＡ 曲线。
以 ８ 条地震波同级地震强度作用下的构件截面
曲率均值为考察基准， 可以看出： 对于下横梁
端部截面， 当 Ｓａ （Ｔ４） 分别大于 １� ５ｇ、 １� ２ｇ 和
０� ５ｇ时， 截面开始达到完全损伤曲率、 严重损
伤曲率和中等损伤曲率。 而对于上横梁端部截
面， 即使 Ｓａ （Ｔ４） ＝ ３� ０ｇ， 构件截面曲率均值
仍未达到严重损伤曲率水平， 当 Ｓａ （Ｔ４） ＞０� ８ｇ
时， 截面才开始出现中等损伤曲率。 本桥为半
漂浮体系斜拉桥， 下横梁处需要设置塔梁连接

支座， 因此下横梁需要按照能力保护构件的思
路来设计， 使得桥塔下横梁始终处于弹性状态。
而分析结果表明上横梁的破坏迟于下横梁， 这
个是不合理的。 因此借鉴建筑结构 “强柱弱梁”
思维， 上横梁可以进一步降低截面强度， 弱化
横桥向强震作用下的刚度， 从而优化桥塔横向
内力。
３� ２� ２　 结构位移响应分析

图 ９为塔身横向包络位移 ＩＤＡ 曲线。 随着
地震动强度的增加， 桥塔平均侧向位移不断增
　

（ａ） ８条地震波均值

（ｂ） Ｎｏ� １地震波
图 ９　 塔身横向包络位移 ＩＤＡ曲线
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大， 并且增加速率加快， 部分构件进入非线性
状态， 结构整体刚度减弱加速， 位移增加加快。
当 Ｓａ （ Ｔ４ ） ＝ ３� ０ｇ 时， 塔顶 最 大 位 移 为
１� ５４１ｍ， 此时桥塔主要由一阶侧向振型控制。
其中在 ＮＯ� １ 地震波 Ｓａ （Ｔ４） ＝ ３� ０ｇ 强度作用
下， 塔顶最大位移为 １� ７４７ｍ， 上横梁位置处塔
柱最大位移达到 １� ８２７ｍ， 此时上塔柱段发生与
中塔柱相反位移的趋势， 说明 ＮＯ� １地震波激发
出桥塔更多高阶振型成分， 使得桥塔的侧向位
移包络曲线出现与低阶振型形状不同的情况。
因此， 对于高塔需要考虑高阶振型的影响， 结
构的易损部位不明确， 需要额外考虑其他可能
出现塑性铰的部位。
４　 结论

本文对一斜拉桥横桥向 Ｈ 形桥塔损伤破坏
过程进行了研究。 依据既定桥塔截面强度损伤
状态以及损伤指标， 以 ＯｐｅｎＳｅｅｓ 数值模拟为研
究手段， 采用 ＩＤＡ 方法研究了 Ｈ 形桥塔结构的
损伤破坏过程， 主要得出以下结论：

（１） 根据截面外侧纵筋及非约束 ／约束混凝
土的材料应变水平， 确定桥塔截面曲率， 并对
应 ４ 个损伤状态： 轻微损伤、 中等损伤 （可修
复）、 严重损伤 （倒塌控制） 及完全损伤， 可以
用于评估桥塔在横向地震作用下的损伤程度。

（２） 通过对传统混凝土横梁 Ｈ 形桥塔截面
易损性研究， 确定各关键截面曲率发展顺序为：
下横梁端部＞中塔柱顶＞下塔柱底＞下塔柱顶＞上
横梁端部＞中塔柱底。
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（上接第 ２２ 页） 仍应在此类结构受力复杂的区
域加强配筋， 达到防止箱梁开裂或控制裂缝宽
度的效果。
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