
第３１卷　第４期

２０１４年１２月

建筑科学与工程学报

ＪｏｕｒｎａｌｏｆＡｒｃｈｉｔｅｃｔｕｒｅａｎｄＣｉｖｉｌＥｎｇｉｎｅｅｒｉｎｇ

Ｖｏｌ．３１　Ｎｏ．４

Ｄｅｃ．２０１４

文章编号：１６７３２０４９（２０１４）０４００５８０９

收稿日期：２０１４０７２０

基金项目：国家自然科学基金项目（９１３１５３０１）；宁波大学人才工程项目（ＺＸ２０１４０００２０７）

作者简介：谢　文（１９８１），男，湖南娄底人，讲师，工学博士，Ｅｍａｉｌ：ｘｉｅｗｅｎ＠ｎｂｕ．ｅｄｕ．ｃｎ。

超大跨斜拉桥顺桥向地震损伤分析与控制

谢　文１，孙利民２

（１．宁波大学 建筑工程与环境学院，浙江 宁波　３１５２１１；

２．同济大学 土木工程防灾国家重点实验室，上海　２０００９２）

摘要：以一座试设计的主跨１４００ｍ的斜拉桥为例，采用弹塑性方法并引入地震损伤指标分析了不

同强度地震作用下飘浮体系和弹性约束体系的地震损伤与破坏模式；研究了极端地震作用下损伤

控制策略对斜拉桥损伤控制效果的影响。结果表明：极端地震作用下，主塔和桥墩分别遭受局部失

效和严重损伤，发生了典型的弯曲单塑性破坏；基于Ｐａｒｋ损伤指数的附加耗能阻尼器的损伤控制

策略可显著控制主塔、桥墩地震损伤和主梁位移，满足损伤控制目标要求，改善了桥梁的整体抗震

性能。
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０ 引　言

目前中国正在建设或规划包括大跨度桥梁在内

的越江跨海工程，且一些规划中的桥址处于强震区。

由于斜拉桥地标性突出和建造技术成熟，因而是一

种具有很强竞争力的大跨度桥型。大跨度斜拉桥的

基频较低，强震作用下将会发生较大的位移响应，进

而导致主塔和桥墩等主要构件或支座和伸缩缝等次

要构件的损伤和破坏，因此确保大跨度斜拉桥的地

震安全性显得十分重要。

近年发生的几次大地震造成了现代桥梁结构的

严重破坏甚至倒塌，引发了严重次生灾害，直接危及

人类生命财产安全。强震作用下桥梁的破坏模式及

倒塌机理受到学者们的广泛关注［１４］，但是已有研究

工作主要针对高架立交等中小跨径桥梁。１９９９年

台湾９·２１集集大地震导致即将竣工的集鹿斜拉桥

遭受重创，为研究斜拉桥震害提供了宝贵案例，也促

进了缆索桥梁抗震研究的进展，周智杰［５］基于结构

承载能力评估了集鹿斜拉桥的损伤破坏，并与实际

震害进行对比；刘金龙［６］采用Ｐａｒｋ损伤指数研究了

滨州黄河多塔斜拉桥不同顺桥向结构体系的失效模

式；聂利英等［７］根据截面曲率研究了一般地震作用

下大跨度悬索桥顺桥向的破坏模式及其特征，发现

其桥塔地震破坏模式为具有同时性特征的双塑性铰

破坏模式。为减少地震对桥梁结构的损伤或通过改

变结构的破坏模式以控制倒塌，近年来，采取消能减

振措施的研究与技术开发得到了长足发展与应

用［８１０］，大跨度缆索桥梁顺桥向地震反应控制也得

到了广泛研究［１１１８］。然而到目前为止，对超大跨度

缆索桥梁地震破坏模式的认识还不够，相关研究还

很少；尽管有很多学者对斜拉桥顺桥向地震反应及

其控制进行了研究，但是徐利平等［１９］认为，对于超

大跨度或强震地区的普通跨度飘浮体系斜拉桥来

说，主塔主梁间采用限位约束是必需的，至于需要

采用何种限位装置以及其具体限位能力，这些都要

视具体结构和建桥条件而定，因而对一座试设计超

大跨度（主跨１４００ｍ）斜拉桥进行研究仍有必要。

本文中以一座试设计的主跨１４００ｍ斜拉桥为

例，采用弹塑性分析方法并引入Ｐａｒｋ损伤指数研究

了顺桥向结构体系的地震损伤与破坏模式；然后在

主塔、桥墩主梁间附加耗能阻尼器等措施控制桥梁

的地震损伤和改善其破坏模式，以提高桥梁的整体

性能和抗倒塌能力；分析了极端地震作用下耗能阻

尼器的布置方案及其阻尼系数对斜拉桥地震损伤控

制效果的影响。

１ 桥梁结构的地震损伤分析

１．１ 能量分析模型

地震作用下，附加了被动耗能装置的桥梁结构

的非线性运动方程可表示为

　犕̈犡＋犆犡＋犓（犡）犡＝－犕犐̈狓ｇ＋犖犳ｐ （１）

　犳ｐ＝犓ｄ犝ｄ＋犆ｄ犝ｄ （２）

式中：犕，犆，犓（犡）分别为结构的质量矩阵、阻尼矩阵

和时变刚度矩阵；̈犡，犡，犡 分别为结构的加速度向

量、速度向量和位移向量；̈狓ｇ 为地面运动加速度；犐，

犖分别为地震激励矩阵和被动控制力位置矩阵；等

号右边负号“－”表示等效力与地面加速度的方向相

反；犳ｐ为被动耗能阻尼力向量；犓ｄ，犆ｄ 分别为附加

耗能装置的等效刚度矩阵和阻尼矩阵；犝ｄ，犝ｄ 分别

为连接耗能装置两端节点的相对位移向量和速度

向量。

式（１）两端同时前乘犡Ｔｄ狋，在地震持时０～狋内

积分，可得到结构体系的能量方程

　犈Ｋ＋犈Ｄ＋犈Ｈ＋犈Ｓ＋犈ｄＤ＋犈ｄＨ＝犈Ｉ （３）

式中：犈Ｉ，犈Ｋ，犈Ｄ，犈Ｈ，犈Ｓ分别为结构的总输入能、瞬

时动能、累积阻尼耗能、累积滞回耗能和瞬时弹性应

变能；犈ｄＤ，犈ｄＨ分别为附加耗能装置的累积阻尼耗能

和滞回耗能。

结构的总输入能量犈Ｉ为

犈Ｉ＝－∫
狋

０

犡Ｔ犕犐̈狓ｇｄ狋 （４）

对于给定的地震输入，根据式（１）进行弹塑性时

程分析，求得结构的位移向量犡和结构单元构件的

弯矩与曲率，从而计算结构单元的累积滞回耗能

犈Ｈ，然后根据式（５）或式（６）可求得结构构件的地震

损伤程度与分布。

１．２ 基于犘犪狉犽损伤指数的地震损伤指标

在地震荷载的反复作用下，结构的损伤和破坏

由其强度、变形和累积耗能等因素共同决定。为了

合理反映弹塑性变形和地震引起的低周疲劳效应，

Ｐａｒｋ等
［２０］提出了可考虑位移与耗能等因素共同影

响的地震损伤指数犇Ｉ，即由构件最大变形和累积滞

回耗能线性叠加而成，其表达式为

犇Ｉ＝
狓ｍ
狓ｕ
＋β
犈Ｈ

狓ｕ犉ｙ
（５）

式中：狓ｍ，狓ｕ分别为构件在地震响应中的最大位移

和在单调加载下的极限位移；犉ｙ为构件屈服强度；β
为耗能因子或强度退化参数。
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若直接应用式（５）计算结构地震损伤，则需要确

定结构的极限位移，而超高桥塔的极限位移很难确

定，可能有多处塑性铰区，结构的变形、塑性转角和

损伤指数三者之间难以形成合理关系。因此 Ｋｕｎ

ｎａｔｈ等
［２１］对Ｐａｒｋ损伤模型略作修改，从截面层次

计算结构损伤，即去除弹性变形对式（５）等号右边第

１项的影响，同时用屈服弯矩和曲率替代屈服力和

位移，即式（５）修正如下

犇Ｉ＝
ｍ－ｙ
ｕ－ｙ

＋β
犈Ｈ

ｕ犕ｙ

（６）

式中：ｍ，ｕ 分别为构件截面在地震响应中的最大

曲率和截面的极限曲率；ｙ 为截面的屈服曲率；犕ｙ

为构件屈服弯矩。

对于以压弯为主的构件，累积滞回耗能犈Ｈ 可

通过对单元塑性铰区弯矩曲率的滞回曲线进行积

分求得。

１．３ 地震破坏准则

地震引起的桥梁结构损伤程度可用地震损伤指

标进行描述。针对桥梁结构的材料组成与力学行为

特点，应合理选取地震损伤指标与破坏准则进行地

震损伤分析与损伤控制效果评价。对于在强震作用

下易进入塑性变形的钢筋混凝土构件，选取应用最

广泛的经典Ｐａｒｋ损伤指数，可合理描述以受压弯为

主构件的地震损伤程度，其损伤等级分为无损伤、轻

微损伤（ＤＳ２）、中等损伤（ＤＳ３）、严重损伤（ＤＳ４）及

局部失效或倒塌（ＤＳ５），相对应的Ｐａｒｋ损伤指数分

别为０～０．１，０．１～０．２５，０．２５～０．４，０．４～１．０及大

于１．０，当Ｐａｒｋ损伤指数大于１．０时表示结构、构

件已发生倒塌或局部失效［２２］。对于在地震中一般

处于弹性状态的拉索，采用设计容许应力（９７０

ＭＰａ）作为其损伤判别值。

２ 桥梁结构的地震损伤控制

２．１ 地震损伤控制策略

对于附加耗能装置的结构，由式（１），（３）可知，

地震总输入能犈Ｉ最终转化为结构的累积阻尼耗能

犈Ｄ 与累积滞回耗能犈Ｈ 以及附加累积阻尼耗能犈ｄＤ

与滞回耗能犈ｄＨ，其中结构瞬时动能犈Ｋ 与瞬时弹性

应变能犈Ｓ终将趋向于０。由式（５）或式（６）定义的

地震损伤指数可以看出，结构的地震损伤主要是由

变形与累积耗能所导致的，同时也表明通过减小位

移（曲率）响应或滞回耗能需求或增大结构的位移

（曲率）或滞回耗能能力可减小结构的地震损伤。因

此，下述３种途径控制桥梁结构的地震损伤：①增大

结构自身的阻尼耗能能力；②提高结构的滞回耗能

能力；③附加非结构耗能装置减小结构滞回耗能

需求。

假如在一定条件下增大结构的位移（曲率）或滞

回耗能能力是不经济的，而结构阻尼是其本身的固

有特性，也很难改变或提高，那么现实的途径则是通

过减小结构的位移（曲率）响应或滞回耗能的需求来

减小结构的地震损伤和改善抗震性能。因此在地震

总输入能犈Ｉ一定的条件下，采用附加耗能阻尼器可

重新调整阻尼耗能与滞回耗能在结构与附加耗能阻

尼器之间的分布，以减缓或控制结构的地震损伤。

采用粘滞流体阻尼器可以通过增加结构的附加

阻尼减小结构的位移（曲率）需求，将地震输入能部

分转换成自身的粘滞阻尼耗能以减小结构的滞回耗

能；采用金属屈服阻尼器可以通过提高结构刚度减

小位移（曲率）需求和通过提高阻尼器滞回耗能减小

结构的滞回耗能，最终达到控制结构地震损伤的

目的。

２．２ 地震损伤控制目标

以如下指标作为损伤控制目标：主塔塔底的损

伤应控制在轻微损伤以内，即相应的Ｐａｒｋ损伤指数

小于０．２５，塔底截面延性系数应控制在３以内，易

于震后修复；辅助墩的损伤应控制在中等损伤以内，

即相应的Ｐａｒｋ损伤指数小于０．４０，辅助墩底截面

延性系数应控制在１５以内，以便桥墩塑性铰耗散更

多能量；即使桥墩发生严重损伤也无碍，但是必须保

证桥墩损伤后不能过多丧失竖向承载能力；辅助墩

的屈服强度应尽量低，以使桥墩基础的水平剪切承

载能力较小，降低基础的建设费用。

３ 斜拉桥的地震损伤与破坏模式分析

斜拉桥的整体抗震性能在很大程度上取决于结

构体系。下面仅分析典型的飘浮体系和弹性约束体

系的地震损伤与破坏模式，其地震响应结果为多条

地震响应的平均值［２３］。

３．１ 有限元模型

试设计桥梁为一座主跨１４００ｍ的斜拉桥
［２４］

（图１），由７跨对称布置组成，全桥长为２６７２ｍ。

各边跨有２个辅助墩（２＃墩和３＃墩）和１个过渡墩

（１＃墩），墩高均为６０ｍ。桥塔为 Ａ类钢筋混凝土

主塔，除塔顶结合区外，在锚固区下端设有上横梁，

在主梁处设有下横梁，塔高３５７ｍ，桥面以上２８７ｍ

（图２）。斜拉索共有３０４根呈竖琴布置，最长拉索

约为７５０ｍ。主梁为扁平钢箱梁，箱梁标准横断面
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图１ 主跨１４００犿斜拉桥立面（单位：犿）

犉犻犵．１ 犈犾犲狏犪狋犻狅狀犞犻犲狑狅犳犆犪犫犾犲狊狋犪狔犲犱犅狉犻犱犵犲狑犻狋犺犕犪犻狀犛狆犪狀狅犳１４００犿（犝狀犻狋：犿）

图２ 钢筋混凝土主塔立面（单位：犿）

犉犻犵．２ 犈犾犲狏犪狋犻狅狀犞犻犲狑狅犳犚犲犻狀犳狅狉犮犲犱

犆狅狀犮狉犲狋犲犘狔犾狅狀（犝狀犻狋：犿）

梁高４．５ｍ，全宽（含风嘴）４１．０ｍ。图２为钢筋混

凝土主塔立面。

图３为采用ＯｐｅｎＳｅｅｓ建立的考虑了几何和材

料非线性的纤维有限元模型。主梁与主塔顶端锚固

区（３４１～３５７ｍ）采用弹性单元模拟；主塔其余部分

（０～３４１ｍ）及桥墩采用纤维单元模拟；斜拉索采用

桁架单元模拟，与主梁、主塔刚臂连接。钢筋、混凝

土材料的本构模型分别采用修正的 Ｍｅｎｅｇｏｔｔｏ＆

Ｐｉｎｔｏｍ模型和 Ｍａｎｄｅｒ模型。边界条件为：塔梁、

墩梁间顺桥向自由滑动，横桥向采用主从约束连

接；未考虑基础土结构的相互作用效应，即将桥

塔、桥墩基础处假设成固接。

动力分析中的阻尼矩阵采用Ｒａｙｌｅｉｇｈ阻尼矩

阵，计算Ｒａｙｌｅｉｇｈ系数时取基频和对动力反应有显

著贡献的振型频率。基于有限元模型计算了其动力

特性，其中至第２４阶竖弯振型时振型参与质量已达

到８６％。在此仅列出部分振型周期：第１阶纵飘周

期为１７．６８９７ｓ，第１阶、第２阶、第２４阶竖弯振型

周期分别为６．７９１７，５．６３０４，１．２０６２ｓ，其余详细

动力特性参见文献［２５］。

图３ 斜拉桥三维有限元模型

犉犻犵．３ ３犇犉犻狀犻狋犲犈犾犲犿犲狀狋犕狅犱犲犾狅犳犆犪犫犾犲狊狋犪狔犲犱犅狉犻犱犵犲

３．２ 地震输入

由于试设计斜拉桥缺少实际地质条件，分析采

用已建某大跨度桥梁的３条人工地震波，其中第１

条人工地震波的加速度时程及相应的加速度反应谱

分别如图４，５所示。不考虑多点输入下的行波效应

和局部场地效应，由于大跨度桥梁的方向性较强，也

不考虑在顺桥向和横桥向同时输入地震。根据《公

路桥梁抗震设计细则》（ＪＴＧ／ＴＢ０２０１—２００８）
［２３］，

当桥梁位于７，８，９度地震区时相应的地面峰值加速

度犪ｇ 分别取０．１犵，０．２犵，０．４犵（犵为重力加速度）；

若桥梁为Ａ类桥梁，需要考虑抗震重要系数。为体

现试设计斜拉桥的重要性，抗震重要系数取２．０，因

此调整人工地震波的地面峰值加速度犪ｇ＝０．２犵，

０．４犵，０．８犵，１．０犵 以作为不同输入水平，将犪ｇ＝

０．８犵和犪ｇ＝１．０犵分别作为强震和极端地震。

图４ 人工地震波的加速度时程

犉犻犵．４ 犃犮犮犲犾犲狉犪狋犻狅狀犜犻犿犲犎犻狊狋狅狉狔狅犳

犃狉狋犻犳犻犮犻犪犾犈犪狉狋犺狇狌犪犽犲犠犪狏犲
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图５ 人工地震波的加速度反应谱

犉犻犵．５ 犃犮犮犲犾犲狉犪狋犻狅狀犚犲狊狆狅狀狊犲犛狆犲犮狋狉犪狅犳

犃狉狋犻犳犻犮犻犪犾犈犪狉狋犺狇狌犪犽犲犠犪狏犲狊

３．３ 顺桥向飘浮体系的地震损伤与破坏模式

地震作用下飘浮体系主塔和２＃墩Ｐａｒｋ损伤指

数分布分别如图６，７所示，其中主塔顶端锚固区

（３４１～３５７ｍ）与桥墩上部区（３６～６０ｍ）处于弹性

阶段，图６，７中未绘制出；１＃墩和３＃墩的损伤分布

及损伤程度与２＃墩非常相近，也未绘制出。

图６ 飘浮体系中主塔犘犪狉犽损伤指数分布

犉犻犵．６ 犘犪狉犽犇犪犿犪犵犲犐狀犱犲狓犇犻狊狋狉犻犫狌狋犻狅狀狊狅犳

犘狔犾狅狀狊犳狅狉犉犾狅犪狋犻狀犵犛狔狊狋犲犿

图７ 飘浮体系中２＃墩犘犪狉犽损伤指数分布

犉犻犵．７ 犘犪狉犽犇犪犿犪犵犲犐狀犱犲狓犇犻狊狋狉犻犫狌狋犻狅狀狊狅犳２
＃ 犘犻犲狉犳狅狉

犉犾狅犪狋犻狀犵犛狔狊狋犲犿

由图６，７可知：在犪ｇ＝０．２犵的地震作用下，主

塔和２＃墩均处于弹性阶段；增大地面峰值加速度至

０．４犵时，除桥墩底发生轻微损伤外，主塔和桥墩其

余截面仍处于弹性阶段；增大地面峰值加速度至

０．８犵时，主塔０～５６ｍ和７４～２４５ｍ区域遭受轻微

损伤和桥墩底部遭受严重损伤，其余截面仍处于弹

性阶段；增大地面峰值加速度至１．０犵时，主塔０～

６ｍ，６～１６ｍ，１６～２６４ｍ区域分别遭受严重损伤、

中等损伤和轻微损伤，其中塔底Ｐａｒｋ损伤指数为

０．５６，墩底遭受严重损伤，其塑性区域向上扩张，如

４．０ｍ处截面的Ｐａｒｋ损伤指数为０．１５４。分析表

明：极端地震作用下塔底和墩底遭受严重损伤，属于

易损和薄弱部位，易发生典型的单塑性铰破坏模式。

即使在极端地震作用下，主梁的最大应力响应

仍在设计容许应力范围内。地震作用下飘浮体系和

弹性约束体系主梁梁端的最大位移响应见表１。由

表１可知，梁端最大位移响应随地面峰值加速度的

增大而显著增大，尤其是极端地震作用下漂浮体系

的梁端位移响应非常大，接近７．０ｍ。

表１ 漂浮体系和弹性约束体系主梁端最大位移响应

犜犪犫．１ 犕犪狓犻犿狌犿犇犻狊狆犾犪犮犲犿犲狀狋犚犲狊狆狅狀狊犲狊狅犳犌犻狉犱犲狉犈狀犱

犳狅狉犉犾狅犪狋犻狀犵犛狔狊狋犲犿犪狀犱犈犾犪狊狋犻犮犚犲狊狋狉犪犻狀犲犱犛狔狊狋犲犿

犪ｇ

飘浮体系最大位移响应／ｍ 弹性约束体系最大位移响应／ｍ

主梁左端 主梁右端 主梁左端 主梁右端

０．２犵 １．０７８ １．０７８ ０．４３６ ０．４３６

０．４犵 ２．４１２ ２．４１６ ０．８７８ ０．８８２

０．８犵 ５．５０３ ５．５１１ １．６６７ １．６６１

１．０犵 ６．９３０ ６．９４２ １．８８８ １．８９１

　　表２中给出了飘浮体系和弹性约束体系代表性

拉索的最大应力响应。由表２可知：飘浮体系边跨、

中跨拉索的最大应力响应随地面峰值加速度的增大

而增大；即使在极端地震作用下边跨拉索的最大应

力响应也较小，小于其设计容许应力９７０ＭＰａ，如响

应最大的２５＃拉索应力为８６７．７ＭＰａ；对于中跨拉

索，当犪ｇ＝０．８犵时，已有部分拉索超过其设计容许

应力，如２５＃拉索应力为１０１３．２ＭＰａ；遭受极端地

震时，有部分拉索超过其设计容许应力，如２５＃拉索

应力为１１２４．０ＭＰａ。与边跨拉索相比，中跨拉索

应力响应受地震强度的影响更敏感，强震作用下已

有部分拉索超过其设计容许应力，应在抗震设计中

引起重视。

３．４ 顺桥向弹性约束体系的地震损伤与破坏模式

为了减小梁端位移和利用桥梁构件强度，将飘

浮体系改进为弹性约束体系，即在塔梁间顺桥向设

置弹性约束装置，其刚度取１８０ＭＮ·ｍ－１，它可将

梁端位移控制在一个合理范围内。地震作用下弹性

约束体系主塔和２＃墩Ｐａｒｋ损伤指数分布分别如图

８，９所示。

由图８，９可知：在犪ｇ＝０．２犵的地震作用下，主

塔和２＃墩处于弹性状态；增大地面峰值加速度至

０．４犵时，主塔０～６ｍ区域和墩底遭受轻微损伤，其

余截面仍处于弹性状态；增大地面峰值加速度至

０．８犵时，主塔和桥墩关键部位的损伤加重及塔底塑

２６ 建筑科学与工程学报　　　　　　　　　　　　　　　２０１４年



表２ 漂浮体系和弹性约束体系代表性拉索的最大应力响应

犜犪犫．２ 犕犪狓犻犿狌犿犛狋狉犲狊狊犚犲狊狆狅狀狊犲狊狅犳犚犲狆狉犲狊犲狀狋犪狋犻狏犲犛狋犪狔犆犪犫犾犲狊犳狅狉犉犾狅犪狋犻狀犵犛狔狊狋犲犿犪狀犱犈犾犪狊狋犻犮犚犲狊狋狉犪犻狀犲犱犛狔狊狋犲犿

犪ｇ

飘浮体系拉索的最大应力响应／ＭＰａ 弹性约束体系拉索的最大应力响应／ＭＰａ

１＃拉索 １４＃拉索 ２５＃拉索 １＃拉索 １４＃拉索 ２５＃拉索

边跨 中跨 边跨 中跨 边跨 中跨 边跨 中跨 边跨 中跨 边跨 中跨

０．２犵 ６２９．５ ７２８．２ ６６５．８ ７０４．９ ７０４．９ ７３１．０ ６５４．３ ７６７．３ ６９９．５ ８０２．７ ７４０．３ ９１５．８

０．４犵 ６５８．９ ７６５．７ ６８６．０ ７７５．９ ７５８．８ ８１９．３ ６８８．４ ８１１．９ ７３６．５ ９２７．０ ７９４．４ １１６３．３

０．８犵 ７５８．２ ８５４．３ ７１４．８ ８４６．５ ８４８．３ １０１３．２ ７４２．４ ９０７．０ ７７８．４ １０２８．７ ８４４．３ １２６２．７

１．０犵 ７９０．９ ８７９．２ ７３０．５ ９０９．８ ８６７．７ １１２４．０ ８０７．３ １００７．５ ８２０．４ １１２２．３ ９００．９ １２６２．３

图８ 弹性约束体系中主塔犘犪狉犽损伤指数分布

犉犻犵．８ 犘犪狉犽犇犪犿犪犵犲犐狀犱犲狓犇犻狊狋狉犻犫狌狋犻狅狀狊狅犳

犘狔犾狅狀犳狅狉犈犾犪狊狋犻犮犚犲狊狋狉犪犻狀犲犱犛狔狊狋犲犿

图９ 弹性约束体系中２＃墩犘犪狉犽损伤指数分布

犉犻犵．９ 犘犪狉犽犇犪犿犪犵犲犐狀犱犲狓犇犻狊狋狉犻犫狌狋犻狅狀狊狅犳

２＃ 犘犻犲狉犳狅狉犈犾犪狊狋犻犮犚犲狊狋狉犪犻狀犲犱犛狔狊狋犲犿

性区域向上扩张，如塔底发生局部失效，分析该单元

截面的纤维应力状态可知，所有混凝土和钢筋纤维

应变均已超过其极限应变，墩底遭受严重损伤；增大

地面峰值加速度至１．０犵（在实际中结构功能已完全

丧失，但是在数值模拟中仍可继续），主塔和桥墩关

键部位的损伤继续加重，如主塔６ｍ处截面和塔底

截面的Ｐａｒｋ损伤指数分别高达０．３２４，４２．１５，墩底

遭受严重损伤，且塑性区域向上扩张。分析表明，主

塔和桥墩的地震损伤随地面峰值加速度的增大而增

大，塔底和墩底属于易损和薄弱部位，易发生典型的

单塑性铰破坏模式。

由表１还可知，梁端位移响应随地面峰值加速

度的增大而明显增大，但是极端地震作用下梁端位

移仅为１．８９１ｍ，远小于飘浮体系中的相应位移响

应，这主要是弹性拉索有效限制了主梁运动。

由表２还可知：弹性约束体系边跨、中跨拉索的

最大应力响应随地面峰值加速度的增大而增大；即

使在极端地震作用下边跨拉索应力响应也较小，小

于其设计容许应力值９７０ＭＰａ，如响应最大的２５＃

拉索应力为９１５．８ＭＰａ；对于中跨拉索，当地面峰值

加速度增大至０．８犵时，已有部分拉索超过其设计容

许应力，如１＃拉索和１４＃拉索；当地面峰值加速度

增大至１．０犵时，除离主塔最近的２根拉索未超过其

设计容许应力外，其余拉索均超过。与边跨拉索相

比，中跨拉索受地震强度的影响更敏感，强震作用下

有部分拉索超过了其设计容许应力，应在抗震设计

中引起重视。

４ 斜拉桥的地震损伤控制分析

上述分析表明，飘浮体系和弹性约束体系不能

有效兼顾构件的变形和强度，需要采取合适的消能

减震措施控制其地震损伤和位移响应，以提高斜拉

桥的整体抗震性能与抗倒塌能力。

４．１ 阻尼器布置方案

极端地震作用下，飘浮体系和弹性约束体系的

主塔分别遭受严重损伤和局部失效，桥墩也遭受严

重损伤，且主梁位移响应很大。因此考虑２种阻尼

器布置方案：一是阻尼器仅在塔梁间设置（方案

１）；二是阻尼器同时在墩（１＃墩、２＃墩、３＃墩）梁间

设置（方案２），其阻尼系数犆均通过参数敏感性分

析来确定。２种方案的参数见表３。由表３可知：方

案１中塔梁间阻尼器的阻尼系数犆从０逐渐增至

４００００ｋＮ·（ｍ·ｓ－
１
２）－１，对应工况１～８；方案２中

塔梁间的阻尼系数犆取方案１的最优值，墩梁间

阻尼器的阻尼系数犆从０逐渐增至＋∞，对应工况

９～１５；根据优化确定了阻尼器的速度指数取０．５，

但是限于篇幅未列出其优化结果；同时忽略阻尼器

刚度的影响。

４．２ 阻尼器参数敏感性分析

主塔截面１、截面３和墩底截面易进入塑性阶

段，属于抗震薄弱部位。表３中给出了极端地震作

用下这些薄弱部位的损伤指数，表４为各工况阻尼
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表３ 阻尼器布置方案及其参数对构件关键截面最大地震损伤的影响

犜犪犫．３ 犐狀犳犾狌犲狀犮犲狊狅犳犘犾犪狀狀犻狀犵犔犪狔狅狌狋犪狀犱犘犪狉犪犿犲狋犲狉狅犳犇犪犿狆犲狉狅狀犕犪狓犻犿狌犿犛犲犻狊犿犻犮犇犪犿犪犵犲犳狅狉犓犲狔犛犲犮狋犻狅狀狊

方案编号 工况编号
阻尼系数／［ｋＮ·（ｍ·ｓ－

１
２）－１］ 主塔关键截面损伤指数 墩底截面损伤指数

塔梁 墩梁 截面１ 截面３ １＃墩 ２＃墩

１

１ ０

２ ５０００

３ １００００

４ １５０００

５ ２００００

６ ２５０００

７ ３００００

８ ４００００

０

０．０８２ ０．５６０ ０．７６３ ０．７６４

０．０７５ ０．１４８ ０．７７２ ０．７６１

０．０７６ ０．１２８ ０．７７０ ０．７７０

０．０７２ ０．１１８ ０．７７２ ０．７６５

０．０６７ ０．１２０ ０．７７３ ０．７６７

０．０６６ ０．１２６ ０．７６８ ０．７６８

０．０６６ ０．１３５ ０．７７１ ０．７６７

０．０６９ ０．１６６ ０．７７６ ０．７６４

２

９（５）

１０

１１

１２

１３

１４

１５

２００００

０ ０．０６７ ０．１２０ ０．７７３ ０．７６７

１０００ ０．０６１ ０．１１２ ０．２５８ ０．２４６

２０００ ０．０６６ ０．１１５ ０．３６３ ０．３６２

３０００ ０．０６３ ０．１１１ ０．４１８ ０．４１５

４０００ ０．０６３ ０．１１２ ０．４５０ ０．４４７

６０００ ０．０６７ ０．１１７ ０．４８１ ０．４８２

＋∞ ０．０６８ ０．１１７ ０．５７１ ０．５７３

表４ 各工况阻尼器的变形和梁端位移响应

犜犪犫．４ 犇犲犳狅狉犿犪狋犻狅狀狅犳犇犪犿狆犲狉狊犪狀犱犇犻狊狆犾犪犮犲犿犲狀狋

犚犲狊狆狅狀狊犲狊狅犳犌犻狉犱犲狉犈狀犱犳狅狉犃犾犾犆犪狊犲狊

方案

编号

工况

编号

阻尼器变形／ｍ

塔梁 １＃墩梁 ２＃墩梁 ３＃墩梁
梁端位移／ｍ

１

２ ３．３３３ ３．４１８

３ ２．２９９ ２．３９９

４ １．８９６ １．９６０

５ １．６００ １．６８２

６ １．３８７ １．４８６

７ １．２４２ １．３２８

８ １．０１９ １．１２０

２

９（５） １．６００ １．６８２

１０ １．３８８ １．１４８ １．１３７ １．１４５ １．４９８

１１ １．４２５ ０．５５７ ０．５６４ ０．５５５ １．５２８

１２ １．４５６ ０．３００ ０．３０８ ０．３２１ １．５５９

１３ １．４７０ ０．１８７ ０．１９４ ０．２０１ １．５７５

１４ １．４８４ ０．０９１ ０．０９５ ０．０９６ １．５９０

１５ １．４９８ ０．０００ ０．０００ ０．０００ １．６０７

器的变形和梁端位移响应，以综合讨论和确定阻尼

器的最优阻尼系数犆。

比较方案１中的结果可知：随塔梁间阻尼系数

犆的增大，主塔截面１的损伤指数变化很小，主塔截

面３的地震损伤先减小后增大，存在最优值；墩底截

面的地震损伤受阻尼系数犆的影响很小，变化幅度

均在５％以内，其原因是墩梁间的连接方式均为自

由滑动；随塔梁间阻尼系数犆的增大，其阻尼器变

形和梁端位移响应明显单调减小，如阻尼系数犆从

５０００ｋＮ·（ｍ·ｓ－
１
２）－１增至４００００ｋＮ·（ｍ·ｓ－

１
２）－１

时，阻尼器的变形从３．３３３ｍ降至１．０１９ｍ，梁端位

移从３．４１８ｍ减至１．１２０ｍ。相对而言，工况５［犆＝

２００００ｋＮ·（ｍ·ｓ－
１
２）－１］的整体控制效果更好。

比较方案２中的结果可知：在塔梁间阻尼系数

犆不变的情况下，随墩梁间阻尼系数犆的增大，主

塔截面１和截面３的损伤指数变化很小，墩底截面

的地震损伤先减小后增大，存在最优值，其原因是阻

尼系数犆的增大引起阻尼力的增大，使传递给桥墩

的主梁惯性力增大，加重了桥墩的地震损伤；随墩

梁间阻尼系数犆的增大，塔梁间阻尼器变形和梁端

位移响应先减小后增大，桥墩处阻尼器变形明显单

调减小，如阻尼系数犆从１０００ｋＮ·（ｍ·ｓ－
１
２）－１

变化至＋∞时，１＃墩处阻尼器变形从１．１４８ｍ减小

至０ｍ。相对而言，工况９［犆＝２０００ｋＮ·（ｍ·ｓ－
１
２）－１］

的整体控制效果更佳。

与弹性约束体系相比，工况５和工况９对主塔

截面３的损伤控制效果非常显著，使该截面从局部

失效降至轻微损伤，满足其损伤控制目标要求，其损

伤指数也仅为原来的０．３％；工况５对墩底的损伤

控制效果可忽略，其原因是墩梁间的连接方式为自

由滑动，传递给桥墩的主梁惯性力变化很小；工况９

对墩底的损伤控制效果非常明显，如１＃墩和２＃墩

从严重损伤降至中等损伤，满足其损伤控制目标要

求，其损伤指数约为原来的４６％；阻尼器布置方案

还可有效减小梁端位移响应。综合考虑各构件的损
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伤控制效果，阻尼器布置方案２明显优于方案１，且

阻尼器的性能参数均可实现，即在塔梁、墩梁间均

附加阻尼器可有效控制斜拉桥的地震损伤和梁端位

移，满足其整体性能的控制目标要求。

５ 结 语

（１）超大跨度斜拉桥飘浮体系和弹性约束体系

的整体抗震性能不理想。即使在低度地震（犪ｇ＝

０．４犵）作用下，漂浮体系的主梁位移响应已很大；强

震（犪ｇ＝０．８犵）作用下，弹性约束体系可有效限制主

梁位移，但是主塔地震损伤异常严重。

（２）极端地震（犪ｇ＝１．０犵）作用下，超大跨度斜拉

桥飘浮体系和弹性约束体系中塔底和墩底属于易损

与薄弱部位，易发生典型的单塑性铰破坏；中跨拉索

最大应力响应受地震强度的影响更敏感，且有部分

拉索超过其设计容许应力，应在抗震设计中引起

重视。

（３）极端地震（犪ｇ＝１．０犵）作用下，附有阻尼器的

结构体系可有效控制主塔、桥墩的地震损伤和梁端

位移，且满足其损伤控制目标要求和实现阻尼器的

性能参数，可为建造主跨１４００ｍ斜拉桥提供抗震

技术支撑和参考。
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