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摘要：地震作用下控制结构合理的破坏模式是保证其震后安全性的基础，而目前对超大跨度缆索桥梁破坏模式及其控制的研究仍显不足。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地震损伤指标研究了地震作用下横向约束体系的地震损伤与破坏模式；为提高结构的整体抗倒塌能力，研究了极端地震作用下损伤控制策略对桥梁地震损伤和破坏模式的影响；在此基础上，进一步研究了主塔上横系梁刚度和耗能能力以及附加耗能构件对主塔地震损伤分布的影响。结果表明：在横向极端地震作用下，主塔上、下塔柱区段几乎同时遭受损伤，发生双塑性铰的破坏模式；附加耗能阻尼器的损伤控制策略可显著控制桥墩的地震损伤，但不能完全有效控制主塔损伤；在优化参数的基础上，若在上塔柱区段附加一定数量的耗能构件，则可合理改善主塔的破坏模式使其满足地震损伤控制目标。
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引言
目前我国正在建设或规划包括大跨度桥梁在内的跨海工程，其中，斜拉桥是一种具有很强竞争力的大跨度桥型。一些规划中的桥址处于强震区，因此确保大跨度桥梁的地震安全性是十分重要的课题。近年世界范围发生的几次大地震造成现代桥梁结构的严重破坏甚至倒塌，引发严重次生灾害，直接危害了人类生命财产安全。桥梁在强震作用下的破坏模式及倒塌机理受到广泛关注
 ADDIN EN.CITE 
[1-4]
 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 


 ADDIN EN.CITE.DATA 
，但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921集集大地震导致即将竣工的集鹿斜拉桥遭受重创，为斜拉桥震害提供了宝贵案例，同时也促进了缆索桥梁抗震研究的进展，如周智杰[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]研究了滨州黄河多塔斜拉桥不同结构体系在纵向的失效模式；最近，聂利英等[7]探讨了一般地震作用下大跨度悬索桥的纵向破坏模式及其特征，指出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。另一方面，以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为目的，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[8-9]；如叶爱君等[10]分析了不同结构体系及消能措施对大跨度斜拉桥地震响应的影响；徐略勤等[11]以宁波大榭二桥为例，探讨了挡块限位装置对斜拉桥横向抗震体系的影响；在国外，控制结构地震损伤的新概念和新结构体系也在实际工程中得到应用
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；作者研究了一座试设计的主跨1400m斜拉桥纵向的地震损伤，并提出以辅助墩作为牺牲耗能构件的损伤控制策略[14]。然而到目前为止，对于超大跨缆索桥梁的地震破坏模式和损伤控制的特殊性，尤其是强地震作用下对桥梁横向失效模式与损伤控制的研究尚不足。
本文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以Park指数和曲率延性系数做为损伤指标，研究了横向约束体系的地震损伤与破坏模式。通过在塔-梁、墩-梁间附加横向耗能阻尼器等措施控制结构的地震损伤和改善破坏模式，以提高结构的整体抗倒塌能力；并讨论了在横向极端地震荷载（PGA=1.0g）下附加耗能阻尼器的减震体系、阻尼参数和辅助墩刚度对斜拉桥地震损伤控制效果的影响；在此基础上，进一步研究了主塔上横梁刚度和耗能能力以及附加非结构耗能构件等的性能参数对主塔地震损伤分布的影响。
1 结构地震损伤分析
1.1 结构的能量分析模型
地震作用下，附加了被动耗能装置结构的非线性运动方程可表示为：
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式(1)中
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为被动耗能阻尼力向量，表示如下：
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2 MACROBUTTON AuroraSupport.PasteReferenceOrEditStyle ()
式(1)中
[image: image4.wmf]、
[image: image5.wmf]、
[image: image6.wmf]分别为结构的质量、阻尼和时变刚度矩阵；
[image: image7.wmf]、
[image: image8.wmf]、
[image: image9.wmf]分别为结构的加速度、速度以及位移向量；
[image: image10.wmf]为地面运动加速度；
[image: image11.wmf]、
[image: image12.wmf]分别为地震激励和被动控制力位置矩阵；负号“-”表示等效力与地面加速度的方向相反；式(2)中
[image: image13.wmf]和
[image: image14.wmf]分别为附加耗能装置的等效刚度和阻尼矩阵；
[image: image15.wmf]和
[image: image16.wmf]分别为连接耗能装置两端节点的相对位移、速度向量。对式(1)两端同时前乘
[image: image17.wmf]，上标T表示向量
[image: image18.wmf]的转置，在地震持时0~t内积分，可得到结构体系的能量方程：
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式(3)中地震输入总能量
[image: image20.wmf]表示如下：
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式(3)中
[image: image22.wmf]、
[image: image23.wmf]、
[image: image24.wmf]、
[image: image25.wmf]、
[image: image26.wmf]分别为结构的总输入能量、瞬时动能、累积阻尼耗能、累积滞回耗能以及瞬时弹性应变能；
[image: image27.wmf]、
[image: image28.wmf]分别为附加耗能装置的累积阻尼耗能和滞回耗能。
对于给定的地震输入，根据式(1)进行弹塑性时程分析，求得结构的位移响应向量
[image: image29.wmf]和结构单元构件的弯矩与曲率，既可计算结构单元的累积滞回耗能
[image: image30.wmf]，然后根据式(5)或(6)可求得结构构件的地震损伤程度与分布。
1.2 地震损伤指标
在地震力的反复作用下，结构的损伤和破坏由其强度、变形能力和累积耗能性能等因素共同决定。为了合理反应弹塑性变形和地震引起的低周疲劳效应，Park等
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提出了可考虑位移与耗能能力等因素共同影响的损伤指标DI，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：
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式(5)中，
[image: image32.wmf]、
[image: image33.wmf]分别为构件地震响应最大位移和构件的极限位移能力，
[image: image34.wmf]为构件屈服强度，
[image: image35.wmf]为构件在地震作用过程中的累积滞回耗能，
[image: image36.wmf]为耗能因子或强度退化参数。若直接应用(5)式计算结构地震损伤，则需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Kunnath[17]对Park损伤模型略作修改，从截面层次计算结构损伤，即去除弹性变形对第一项的影响，同时用屈服弯矩和曲率替代屈服力和位移，即(5)式修正如下：
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式(6)中，
[image: image38.wmf]、
[image: image39.wmf]分别为构件控制截面地震响应最大曲率和截面的极限曲率，
[image: image40.wmf]为截面屈服弯矩。对于以压弯受力为主的构件，累积滞回耗能
[image: image41.wmf]可对单元塑性铰区弯矩-曲率的滞回曲线进行积分而求得。
1.3 地震破坏准则
地震引起的桥梁结构损伤程度可用损伤指标进行描述。地震损伤指标与破坏准则的选择应针对桥梁结构的材料组成与力学行为特点进行，并能对地震损伤与损伤控制效果进行合理评价。对于在强震作用下易进入塑性变形阶段的钢筋混凝土构件，采用应用最广泛的经典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），与之相对应的损伤指数分别为0~0.1、0.1~0.25、0.25~0.4、0.4~1.0及大于1.0，损伤指数超过1.0表示结构已发生倒塌或局部失效[18]。对于在地震中一般处于弹性状态的主梁、拉索等钢构件，则以钢主梁的设计屈服应力460Mpa和拉索的设计容许应力970Mpa分别作为其损伤判别值。为对比，本文也采用了构件关键截面的曲率延性系数做为损伤指数。
2 结构地震损伤控制
2.1 地震损伤控制策略
对于附加耗能装置的结构，根据式(1)和(3)可知，地震总输入能
[image: image42.wmf]最终转化为结构的阻尼耗能
[image: image43.wmf]与滞回耗能
[image: image44.wmf]以及附加阻尼耗能
[image: image45.wmf]与滞回耗能
[image: image46.wmf]，而其中结构动能
[image: image47.wmf]与弹性应变能
[image: image48.wmf]终将趋向于0。由式(5)或(6)定义的损伤指标可知，结构的地震损伤主要是由塑性变形与累积耗能所致，同时也表明通过减小位移（曲率）响应或滞回耗能需求或者增大结构的位移（曲率）或滞回耗能能力可减小结构的地震损伤。于是可通过以下几种途径控制桥梁结构的地震损伤：（1）提高结构本身阻尼耗能或滞回耗能能力；（2）附加耗能装置以减小结构滞回耗能需求或使其损伤分布更加合理。
通常直接增大结构的位移（曲率）或滞回耗能能力是不经济的，而结构阻尼作为其本身的固有特性也是很难改变或提高；现实的途径多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
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一定的前提下，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阻尼器的粘滞阻尼耗能以减小结构滞回耗能；采用金属屈服阻尼器可以通过既提高结构刚度减小位移（曲率）需求、又提高阻尼器滞回耗能以减小结构的滞回耗能，以达到控制结构地震损伤的目的。

2.2 地震损伤控制目标
如以上述指标控制损伤，主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；而辅助墩的损伤应控制在中等损伤以内，相应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，以降低基础的造价。
3 斜拉桥地震损伤与破坏模式分析
3.1 有限元模型
研究表明，主跨1400m以下的斜拉桥仍是具有竞争力的大跨度桥梁桥型。试设计桥梁为一座主跨为1400m的斜拉桥


[19] ADDIN EN.CITE ，全长2672m，由7跨对称布置（图 1）。各边跨有两个辅助墩（2#、3#、6#和7#）和一个过渡墩（1#和8#），钢筋混凝土桥墩均为60m高。桥塔为A型钢筋混凝土主塔，塔高357m，上部为塔顶结合区，在锚固区下端和主梁处分别设置上、下横梁。斜拉索共304（38×8）根成竖琴布置，最长拉索约750m。主梁为扁平钢箱梁，箱梁标准横断面梁高4.5m，全宽（含风嘴）41.0m（图 2）。1#~8#墩基础为变直径的钢筋混凝土钻孔灌注群桩基础，桩径2.5~2.8m（钢护筒外径2.85m），按摩擦桩设计（图 1）。其中1#、2#、7#和8#墩基础设计为19根桩，桩长分别为108m、108m、110m和108m，3#和6#墩基础设计为36根桩，桩长分别为98m和101m，4#和5#主塔基础设计为162根桩，桩长分别为117m和114m。
采用OpenSees建立了可考虑几何、材料非线性的三维有限元模型（图 3）。主梁与主塔部分锚固区（341~357m）采用弹性单元模拟；主塔其余部分（0~341m）和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[20]和Mander模型[21]。约束条件为塔-梁、墩-梁间纵向自由滑动，横向采用多种连接方式，如横向约束体系或减震体系；采用双线性等效弹簧模型模拟桩基础-土的相互作用影响效应，即在桥塔、桥墩承台基础处设置水平和转动弹簧，其中双线性等效弹簧刚度分两步确定：首先采用ProShake程序计算得到桩周围土层和自由场土层的层间剪切弹簧刚度和阻尼，且将其简化成等效线性刚度和等效阻尼；然后在Opensees中建立群桩基础-土弹簧结构体系的纤维模型，其中桩基础用纤维梁单元模拟，土弹簧用零长度单元模拟，根据推倒分析结果和能量（面积）等效原则得到各墩、塔桩基础-土的双线性等效弹簧刚度模型。
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图 1 主跨1400 m斜拉桥立面图
Fig. 1. Elevation View of Cable Stayed Bridge with Main Span of 1400 m
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图 2 主塔、主梁立面及横截面
Fig. 2. Elevation View of Pylon and Cross Section View of Girder
[image: image52.emf]
图 3 斜拉桥三维有限元模型
Fig. 3. 3D Finite Element Model of Cable-Stayed Bridge
基于有限元模型计算出的前三阶横向振动模态周期分别为14.977、5.951和5.920s，其详细动力特性可参见文献[14]。
3.2 地震输入
试设计斜拉桥的数值仿真分析采用了已建某大跨度桥梁的场地条件及3条地表人工地震波，其加速度时程及相应的加速度反应谱分别如图 4-图 5所示。
本文没考虑多点输入下的行波效应和局部场地效应；由于大跨度桥梁具有明显的方向性，也未考虑纵向地震响应对横向的影响。根据规范[22]，当桥梁位于7、8和9度地震区时，相应的PGA取0.1g、0.2g和0.4g；若桥梁为A类桥梁，需考虑抗震重要系数。为体现试设计桥梁的重要性，取抗震重要系数=2.0，因此调整人工地震波的PGA至0.2g、0.4g、0.8g和1.0g以作为不同水平的地震输入，其中以PGA=1.0g作为桥梁横向极端地震输入水平。
[image: image53.emf]0 10 20 30 40 50 60 70

-0.2

0

0.2

 

 

0 10 20 30 40 50 60 70

-0.2

0

0.2

加速度/g

 

 

0 10 20 30 40 50 60 70

-0.2

0

0.2

时间/s 

 

 

第1条第2条第3条


图 4 人工地震波的加速度时程
Fig. 4 Acceleration Time History of Earthquake Wave
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图 5 人工地震波的加速度反应谱
Fig. 5 Acceleration Response Spectrum of Earthquake Wave
3.3 地震损伤与破坏模式分析
对于斜拉桥横向结构体系，塔-梁、墩-梁间横向设置限位装置或固定支座，在有限元模型中则通过主从约束实现，下文称之为“横向约束体系”。在不同输入水平地震作用下，对横向约束体系进行了弹塑性地震响应分析，然后基于数值模拟结果探讨了该结构体系的地震损伤与破坏模式，其中各构件的地震响应结果均为3条人工波地震响应的平均值（下同）。

在不同PGA水平的横向地震作用下，横向约束体系主塔和3#墩的地震损伤分布分别如图 6-图 7所示；由于主塔顶端锚固区（341-357m）与桥墩上部区段（36~60m）均处于弹性阶段，因此图中未绘出；1#和2#墩的响应趋势与3#墩相同，因此也仅讨论损伤最严重的3#墩。可知，在PGA为0.2g的地震作用下，主塔、3#墩的损伤曲线位于轻微损伤DS2左侧，即处于弹性阶段；当PGA增大至0.4g时，主塔仍处弹性阶段，3#墩底截面则发生轻微损伤，而其余截面仍处弹性状态；增大PGA至0.8g时，主塔截面1（图 2）发生了中等损伤，其附近区域也出现了轻微损伤，3#墩底则遭受严重损伤；继续增大PGA至1.0g时，主塔、桥墩的某些关键部位损伤加重，如主塔截面1和3的Park指数分别达到1.377和0.225，分别遭受局部失效和轻微损伤，且两截面出现最大损伤的时刻仅相差2.1s，主塔其余截面的损伤程度也有所加重，如截面1附近区域出现严重损伤；3#墩底的Park指数为3.352，已远大于局部失效的临界值1.0，其原因是该单元截面的混凝土和钢筋纤维应变均已超过其极限应变。
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图 6 主塔Park损伤指数分布
Fig. 6 Park Damage Indices for Pylon
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图 7 3#桥墩Park损伤指数分布
Fig. 7. Park Damage Indices for 3# Pier
Park损伤指标一般用于描述常规、中低层结构的地震损伤，对于超高结构是否存在一定局限性，有待进一步研究确定。因此本文也以截面曲率延性系数作为辅助性损伤指标来比较分析结构损伤和评价损伤控制效果。
表 1仅列出各PGA水平地震作用下主塔、桥墩相对薄弱截面的曲率延性系数。可知，主塔、桥墩各关键截面的曲率延性系数随PGA的增大而增大，与Park损伤指标的趋势一致。但在极端地震（PGA=1.0g）作用下，主塔截面1、3均未超过其极限曲率延性系数，仍有一定冗余；而3#墩底已大于其极限曲率延性系数，表明桥墩已发生局部失效甚至倒塌。比较两种指标的评价结果可发现，采用不同损伤指标分析和评价结构的地震损伤，其结果有所不同：Park损伤指标偏于保守，而曲率延性系数指标可能偏不安全。
表 1 各构件关键截面曲率延性系数
Table 1 Curvature Ductility Factor of the Key Sections of Components
	PGA
	主塔截面曲率延性系数
	3#墩底截面曲率延性系数

	
	截面1
	截面3
	

	0.2g
	0.369
	0.124
	0.718

	0.4g
	0.629
	0.192
	3.742

	0.8g
	1.989
	0.558
	16.629

	1.0g
	8.236<13.2*
	2. 028<12.7*
	65.767>42.9*

	注：标注*的数字为截面极限曲率延性系数


图 8为主梁在不同PGA水平地震作用下的最大应力包络曲线。可知，主梁应力受PGA的影响很小；即使在PGA=1.0g的极端地震作用下，主梁的最大应力也仅为123.9MPa，约为其屈服应力的36%，表明主梁未进入塑性阶段，且具有较大的冗余抗震承载能力。
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图 8 主梁应力包络曲线
Fig. 8. Envelope Curves of Girder Stress
表 2 代表性拉索最大应力
Table 2 Maximum Stress of Representative Stayed-Cables
	PGA
	边跨（中跨）拉索号

	
	1#/Mpa
	14#/Mpa
	25#/Mpa

	0.2g
	602.1(701.3)
	644.0(665.8)
	652.5(667.6)

	0.4g
	605.0(711.7)
	645.3(680.0)
	655.1(686.9)

	0.8g
	614.3(735.4)
	650.6(710.6)
	658.5(718.1)

	1.0g
	632.7(752.4)
	662.7(736.2)
	670.4(738.1)


限于篇幅，仅列出了典型拉索的最大应力响应（表 2），表中括号内为中跨相应拉索的数据。可知，拉索最大应力受PGA的影响也不明显；在极端地震（PGA=1.0g）作用下，响应最大的边跨25#和中跨1#拉索的最大应力分别为670和752MPa，均小于其损伤判别值960MPa。表明在横向地震作用下，拉索最大应力响应随PGA的增大而增加不明显；且都在损伤判别值之下，处于弹性状态。
上述分析表明：在横向极端地震作用下，根据Park损伤判别准则，主塔关键截面1和3几乎同时遭受损伤，即几乎同时发生屈服形成塑性铰，说明斜拉桥主塔横向将发生双塑性铰的失效模式，这与一般中小跨度钢筋混凝土桥梁和桥墩的失效模式不同，因此从设计上难以期待桥塔屈服后的塑性性能，在超大跨度斜拉桥抗震设计中应引起足够重视；桥墩底部发生屈服和出现局部失效，而其余单元未进入塑性，表现出典型的弯曲塑性铰区，即仅在桥墩柱底产生一个塑性铰的破坏模式。然而，基于偏不安全的曲率延性指标来判别的话，除桥墩发生失效外，主塔还未超过其极限延性系数。总之，以上关键截面均属抗震薄弱部位，需得到有效控制以提高桥梁的整体抗震性能。
4 斜拉桥地震损伤控制分析
根据上述分析，极端地震下主塔关键截面、桥墩底发生了严重损伤甚至失效，因此本节对减小塔、墩等关键构件的地震损伤和改善桥梁结构的整体抗震性能的损伤控制策略进行研究。采用弹塑性方法讨论了附加阻尼器减震体系及其参数和辅助墩刚度对斜拉桥横向地震损伤控制效果的影响；在此基础上，进一步研究了主塔上横梁刚度和耗能能力以及附加非结构耗能构件对主塔地震损伤分布的影响。
4.1 附加阻尼器的减震体系
在地震作用下，桥梁关键构件的损伤控制效果与阻尼器增设位置及其参数（如阻尼系数C）息息相关，因此本文考虑了三种减震体系（表 3）。减震体系A：仅在塔-梁间横向设置阻尼器，其阻尼系数C从0逐级增至无穷大，分别对应工况1-8；减震体系B：同时还在墩（1#、2#和3#墩）-梁间设置阻尼器，其塔-梁间阻尼器的阻尼系数C是根据减震体系A的优化结果而确定，墩-梁间的阻尼系数C从0逐渐增至无穷大，分别对应工况9- 14；减震体系C：根据分灾设计理念，通过辅助墩在横向传递更多主梁惯性力和消耗更多地震输入能，因此将辅助墩的刚度模拟成无穷大，其余参数与减震体系B中的最优工况相同，记为工况15。根据参数分析表明阻尼器的速度指数α对主塔损伤的影响不明显，在此不展开讨论，取α=0.5。不同减震体系的约束条件不同，结构的动力特性也不同，如减震体系A、B和C的横向第一阶侧弯振动模态周期分别为27.465、59.750和59.750 s。

4.2 各减震体系的参数优化及控制效果分析
前述分析表明：主塔截面1、3和墩底等截面易形成塑性铰，属抗震薄弱部位，特别是主塔上横梁附近的截面1位置，损伤较为严重，值得重点关注；而主梁、拉索还处弹性阶段，因此接下来仅列出这些易损部位的Park指数和曲率延性系数，讨论不同减震体系及阻尼系数的损伤控制效果。横向约束体系、减震体系A、B和C在极端地震（PGA=1.0g）作用下，各构件关键截面的地震损伤指标与各阻尼器的变形需求分别列于表 3-表 4中，其中减震体系C中辅助墩的损伤指标不可得。
表 3 阻尼器减震体系及其参数对构件关键截面最大地震损伤的影响
Table 3 Influence of Damper Systems and Its Parameters on Maximum Seismic Damage of Key Sections
	结构体系
	工况
	阻尼系数C/(kN/m·s-1)
	主塔关键截面
	桥墩底截面

	
	
	塔-梁
	墩-梁
	Park指标
	曲率延性
	Park指标
	曲率延性

	
	
	
	
	截面1
	截面3
	截面1*
	截面3*
	1#墩
	3#墩
	1#墩*
	3#墩*

	横向约束体系
	8
	∞
	∞
	1.377
	0.225
	8.236
	2. 028
	0.283
	3.352
	6.223
	65.767

	减震体系A
	1
	0
	∞
	0.655
	0.067
	4.136
	0.659
	0.380
	1.304
	8.585
	23.205

	
	2
	4000
	
	0.633
	0.067
	4.268
	0.665
	0.306
	1.179
	7.499
	23.190

	
	3
	8000
	
	0.651
	0.069
	4.565
	0.689
	0.293
	1.299
	7.261
	25.181

	
	4
	12000
	
	0.627
	0.072
	4.439
	0.719
	0.278
	3.309
	6.870
	66.186

	
	5(14)
	16000
	
	0.658
	0.076
	4.631
	0.753
	0.268
	3.391
	6.582
	67.919

	
	6
	20000
	
	0.723
	0.082
	5.042
	0.803
	0.256
	3.353
	6.194
	66.411

	
	7
	24000
	
	0.775
	0.089
	5.347
	0.864
	0.246
	3.414
	5.858
	67.990

	减震体系B
	9
	16000
	0
	0.346
	0.071
	2.659
	0.712
	0.577
	0.774
	10.265
	11.767

	
	10
	
	1000
	0.630
	0.078
	4.600
	0.773
	0.098
	0.078
	 2.748
	 2.184

	
	11
	
	2000
	0.613
	0.077
	4.424
	0.762
	0.109
	0.238
	 2.991
	 6.106

	
	12
	
	3000
	0.573
	0.076
	4.143
	0.751
	0.185
	0.458
	 4.983
	10.134

	
	13
	
	4000
	0.580
	0.076
	4.179
	0.750
	0.229
	0.630
	 5.964
	12.667

	减震体系C
	15
	16000
	2000
	0.558
	0.074
	3.996
	0.737
	0.132
	/
	3.611
	/

	注：*截面1、3极限曲率延性系数分别为13.2和12.7；*1#、3#墩极限曲率延性系数为42.9


表 4 各工况阻尼器的变形需求
Table 4 Deformation Demands of Dampers for All Cases
	结构体系
	工况
	阻尼器变形/m
	结构体系
	工况
	阻尼器变形/m

	
	
	塔-梁
	1#墩-梁
	2#(3#)墩-梁
	
	
	塔-梁
	1#墩-梁
	2#(3#)墩-梁

	减震体系A
	1
	4.623
	/
	/
	减震体系B
	9
	1.364
	5.927
	4.476(3.054)

	
	2
	2.738
	/
	/
	
	10
	0.988
	2.054
	1.665(1.617)

	
	3
	1.913
	/
	/
	
	11
	1.037
	0.927
	0.991(1.183)

	
	4
	1.512
	/
	/
	
	12
	1.082
	0.515
	0.706(0.955)

	
	5(14)
	1.244
	/
	/
	
	13
	1.123
	0.355
	0.530(0.756)

	
	6
	1.042
	/
	/
	减震体系C
	15
	0.925
	0.813
	0.915(1.000)

	
	7
	0.893
	/
	/
	
	
	
	
	


和横向约束体系相比，减震体系A各工况的主塔截面1和3的地震损伤明显减小，如工况5分别约减小52%和66%。通过减震体系A的参数优化可知，当阻尼系数C较大时，将增加桥墩的负担，当阻尼系数C较小时，尽管可适度减小桥墩的损伤，但将带来较大的阻尼器变形；因此优化参数应同时兼顾塔、墩的损伤和阻尼器的变形。比较而言，工况5的整体控制效果更好。

与横向约束体系相比，减震体系B各工况的主塔截面1、3和墩底的地震损伤明显减小，如工况11的主塔截面1、3和3#墩底的Park损伤指数分别约减小54%、66%和93%。通过减震体系B的参数优化可知，随墩-梁间阻尼系数C的增大，墩底截面的损伤先减小后增大，即存在最优值，而墩-梁间阻尼器的变形随之单调减小。从同时兼顾塔、墩的损伤和阻尼器的变形考虑，工况11的控制效果更好。即使对于减震体系A和B的最优工况5和11，主塔截面1仍处于严重损伤状态，未能将其控制在损伤控制目标范围以内。可能原因之一，附加耗能阻尼器后，在主梁惯性力一定的前提下，一部分惯性力被阻尼器耗散，另一部分则通过斜拉索和阻尼器传递给主塔，其中通过斜拉索传递至上塔柱的主梁惯性力仍较大；其次，主塔上横系梁的刚度太强，导致此处主塔的内力分布较大；之三，主塔上横系梁的耗能能力太低，致使传递过来的大部分输入能由该处主塔承担。

比较工况11与工况15可知，尽管将辅助墩模拟成无穷大能减小主塔截面1的地震损伤，但仍不能完全有效地控制主塔损伤，因此，若想在桥梁横向通过提高辅助墩刚度来分担主梁惯性力以控制主塔损伤的控制策略是困难的，主塔需进一步采取其他损伤控制策略与方法，后续将继续讨论。

综上分析表明：附加耗能阻尼器的减震体系A、B和C的最优工况尚难以完全有效地控制主塔地震损伤，因为根据偏不安全的曲率延性系数指标来判别的话，主塔截面1也遭受中等损伤；基于Park损伤指标甚至处于严重损伤状态，未能满足地震损伤控制目标要求，因此主塔需进一步采取其他损伤控制策略。从损伤控制效果考虑，减震体系B和C明显优于减震体系A，其中又以减震体系B的工况11的控制效果较好。

4.3 上横梁刚度和耗能对主塔地震损伤的影响

针对主塔上横梁的刚度可能过大和耗能能力可能过低的原因，在下述分析中首先将上横梁抗弯刚度减小至零，退化成拉压杆横梁，即上横梁与塔柱间采用铰接，记为工况21；对于改变耗能能力则可通过采用屈服应力不同、而材料和截面相同的构件实现：即上横梁构件材料采用常用的低屈服钢材，其屈服应力分别为100Mpa、160Mpa和235Mpa，分别记为工况22~24；截面采用箱型截面，宽度和高度分别为5.0m和2.5m，翼缘和腹板厚度分别为0.15m和0.12m，这样确保了屈服点不同的截面的弹性抗弯刚度EI和抗压刚度EA相同。根据截面的弯矩-曲率分析可得，三种不同屈服应力截面对应的屈服弯矩My分别为1.550e5、2.624e5和4.0e5kN-m，相应的抗弯刚度EI均约为4.5e8kN-m2。在横向极端地震（PGA=1.0g）作用下，采用弹塑性分析方法研究了主塔上横梁刚度（连接方式——铰接和固结）和耗能能力对主塔地震损伤分布的影响，其结果如图 10-图 11所示；其中两种连接方式的力学简图如图 9所示（力学简图仅绘出主塔部分）。
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图 9 上横梁与塔柱间两种连接方式的力学模型
Fig. 9 Both Mechanical Models Connecting between Cross Beam and Pylon Shafts
分析图 10和图 11可知，与工况11相比，工况21中主塔截面1的Park损伤指数仅约为前者1/3，降至0.214，主塔截面3则几乎不变，相应的曲率延性系数分别为1.715和0.75，因而满足各损伤控制目标要求。但主塔截面1附近的下方区域出现一些新的损伤部位，如263m和275m处的Park指数分别为0.457和0.275，分别超过严重损伤DS4和中等损伤DS3的临界值，未达到其损伤控制目标要求；两截面相应的曲率延性系数分别为3.485和2.193，因此263m处的截面不满足曲率延性系数的损伤控制目标要求。

比较分析工况22-24可知，随着主塔上横梁耗能能力的减小（图 12），主塔截面1的Park损伤指数随之增大，如与工况22相比，工况23和工况24分别约增大了35%和59%，主要原因是当上横梁弹性抗弯刚度相等时，受其耗能能力的影响很大；主塔截面3的变化则微小。对于截面曲率延性系数，主塔关键截面的地震损伤受上横梁耗能能力的影响趋势与Park损伤指数相同，变化幅度也较接近。
比较工况22和工况21可知，后者表示抗弯刚度EI和耗能能力都为零。与工况22相比，工况21下主塔截面1的Park损伤指数明显降低，仅约为前者一半，但是新增损伤截面（263m）则约为前者的1.5倍，其Park指数为0.457，且大于工况22下主塔截面1的；主塔截面3的变化非常小。对于主塔截面曲率延性系数受其影响的趋势与Park损伤指数相同，变化幅度也约接近。
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图 10 主塔上横梁刚度和耗能能力对主塔Park损伤指数的影响
Fig. 10 Influence of Stiffness and Energy Dissipation Capacity of Cross Beam of Pylon on Park Damage Indices for Pylon
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图 11 主塔上横梁刚度和耗能能力对主塔曲率延性系数的影响
Fig. 11 Influence of Stiffness and Energy Dissipation Capacity of Cross Beam of Pylon on Curvature Ductility Factor for Pylon
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图 12 不同耗能能力上横梁的累积滞回耗能
Fig. 12 Cumulative Hysteretic Energy Dissipation of Cross Beam with Different Energy Dissipation Capacity
分析表明：随着上横梁抗弯刚度的降低（从固结至铰接），主塔关键截面的地震损伤随之减小，尤其是主塔截面1减小非常明显，但其附近的下方区域出现一些新的损伤部位；在上横梁抗弯刚度一定的条件下，随着上横梁耗能能力的增大，主塔关键截面1的地震损伤随之明显减小，且其耗能能力越强，对主塔地震损伤的控制效果越好。分析发现：上横梁抗弯刚度和耗能能力同时对主塔地震损伤分布的影响较大，两者存在一个平衡值，因此相对来说将上横梁采用耗能能力较大且具有一定刚度的耗能构件（屈服应力Fy=100Mpa，工况22）是较优选择，对主塔的地震损伤控制也较理想，但这些设计措施仍不能完全有效地将主塔的地震损伤控制在目标范围之内。

4.4 附加非结构耗能构件对主塔地震损伤的影响
上述分析表明将上横梁设为具有一定耗能能力的构件仍不能完全有效控制主塔的地震损伤。另外，结构刚度和能量分布改变的程度和损伤控制效果不仅与耗能构件的性能参数有关，而且与其数量也息息相关。因此下面将对此控制策略中耗能构件的数量及布置间距进行参数分析，以研究这些因素对主塔地震损伤控制的影响。在上横梁附近区域附加2、4和6根等不同数量耗能构件，其布置部位分别如图 13 (a)、(b)和(c)所示，另外仅考虑了附加6根耗能构件时布置间距的影响（图 13 (c)和(d)），分别用方案(a)、(b)、(c)和(d)表示；其具体数量和间距是根据主塔地震损伤是否满足控制目标要求以及在前述工况分析中出现较突出的且新的损伤部位而确定，且每根耗能构件的抗弯刚度和屈服弯矩分别取5.0e7和3.375e4kN-m，这些性能参数是根据参数优化分析确定的，限于篇幅在此未展开讨论。在横向极端地震作用下，非结构耗能构件不同数量及间距对主塔地震损伤的控制效果如图 14-图 15所示。
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图 13 非结构耗能构件的布置部位示意图
Fig. 13 Schematic Diagram of Non-structural Energy Dissipation Components regions
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图 14 附加非结构构件对主塔Park损伤指数的影响
Fig. 14 Influence of No-structural Components Added on Park Damage Indices for the pylon

比较方案(a)、(b)和(c)可知，随耗能构件数量的增多，主塔截面1 的Park损伤指数随之减小，且控制效果较明显，如方案(a)与方案(c)工况相比，两者相差高达35%；主塔截面2和3的Park损伤指数受其影响很小，不足2%；更值得一提的是，新出现的损伤最严重截面的损伤程度则随耗能构件数量的增多而减小，降幅近10%。主塔截面曲率延性系数受耗能构件数量的影响程度与Park损伤指数基本相同。
根据Park损伤判别准则及控制目标要求，耗能构件不同数量对应的工况主塔截面1、2和3均遭受轻微损伤且满足控制要求，但在截面1下方附近产生一个新的损伤部位，三种方案对应的损伤最严重截面的Park损伤指数分别为0.289、0.271和259，仍处于中等损伤，因此在此情况下主塔仍不完全满足Park损伤指数的控制要求。根据曲率延性系数判别准则及其控制目标要求，三种工况下主塔则处于弹性或轻微损伤状态，完全满足控制要求。
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图 15 附加非结构构件对主塔曲率延性系数的影响
Fig. 15 Influence of No-structural Components Added on Curvature Ductility Factor for the pylon
比较方案(c)和(d)可知，对于主塔上横梁附近区域的地震损伤，后者比前者分布更均匀，受力更为合理和分散，同时损伤程度也有所减缓，而主塔其余区域则变化很小。主要原因有：一是耗能构件4-6的总累积滞回耗能能力比前者强一些（图 16）；二是耗能构件布置间距适当变大，使内力重分布的能力变强。根据地震损伤判别准则及其损伤控制目标要求，只有方案(d)工况下主塔单元截面完全符合损伤控制目标要求。
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图 16 附加非结构构件的总累积滞回耗能
Fig. 16 Total Cumulative Hysteretic Energy Dissipation of No-structural Components Added
分析表明：附加不同数量耗能构件可有效改善上塔柱区域的地震损伤，且数量越多对主塔地震损伤的控制效果越好，主要原因是耗能构件耗散了地震输入能和刚度分散原理；且数量越多，总的耗能能力越大（图 16）；不过综合考虑地震损伤控制目标要求和主塔的美观性，附加6根耗能构件可有效兼顾两者的整体性。
5 结论
通过上述分析，可得到以下结论：
⑴、对于超大跨斜拉桥横向约束体系，在极端地震作用下，主塔锚固区与上横梁交接截面和塔底截面附近几乎同时遭受严重损伤，发生双塑性铰的失效模式。这是随着跨度增加和主塔增高而带来的斜拉桥主塔失效模式的新特点；桥墩则仅墩底发生屈服或局部失效，为典型的弯曲塑性破坏模式；主梁和拉索的最大应力均未超过各自的损伤判别值，处于弹性状态，且仍具有较大冗余抗震承载能力。
⑵、塔-梁间增设横向阻尼器可有效减轻主塔截面的损伤和改变其破坏模式，但整体控制效果尚不能满足将主塔控制在轻微损伤程度内的要求；墩-梁间增设横向阻尼器对桥墩的损伤控制效果明显，但对主塔的损伤控制帮助不大；从整体控制效果考虑，在塔-梁、墩-梁间均附加阻尼器的减震体系的控制效果相对较好。
⑶、在塔-梁、墩-梁间附加最优阻尼器的基础上，根据结构分灾设计理念，即使将辅助墩的刚度模拟成无穷大，仍不能完全有效地控制主塔地震损伤，表明要想在桥梁横向通过提高辅助墩刚度来传递和分担更多主梁惯性力以控制主塔损伤的损伤控制策略是困难的。
⑷、在塔-梁、墩-梁间附加最优阻尼器的基础上，主塔上横梁的抗弯刚度和耗能能力都对主塔地震损伤分布的影响较大，且在抗弯刚度一定的条件下，其耗能能力越大控制效果越好。
⑸、在上塔柱区域附加不同数量耗能构件可有效改善其地震损伤，且数量越多其控制效果越好，但鉴于主塔的美观性，数量应以满足地震损伤控制目标要求为宜；研究结果也提示，应该针对超大跨斜拉桥超高主塔的地震失效模式考虑设计更为合理的主塔结构型式。
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Seismic failure patterns and damage control of super long span cable-stayed bridges in transverse direction
XIE Wen, SUN Limin
(State Key Laboratory for Disaster Reduction in Civil Engineering, Department of Bridge Engineering Tongji University, Shanghai, 200092)
Abstract: Under earthquake loading, rational structural failure patterns are the basis for ensuring structures to survive. However, the studies on seismic failure patterns and their control were rarely reported in literatures especially for long span cable-supported bridges. In this paper, elasto-plastic analyses were carried out to investigate seismic damage and failure patterns by employing seismic damage indices for a trial designed cable-stayed bridge, which has a central span of 1400 m and is excited by various ground motion intensities. Damage control strategies were presented, by installing viscous dampers between the pylons and the girder as well as between the piers and the girder, which are expected to reduce the damage of structure and improve the capacity of collapse resistant. The influence of the damper allocations and coefficients on structural damage and failure pattern were studied under extremely ground motion (Peak Ground Motion Acceleration (PGA) =1.0g) in transverse direction of bridge. In addition, the influence of the stiffness of the supporting piers on structural seismic performance was also investigated. The effects of stiffness and energy dissipation capacity of the cross beam of the pylon were further discussed. Moreover, damage control counter measure installing energy dissipation components between the pylon legs was presented. The results show that the pylon top and bottom regions are simultaneously subjected to damage under extremely earthquake, indicating a failure pattern of double plastic hinges; the damage control strategies with additional dampers can effectively reduce the damage of piers, however, it is not effective enough to the damage of towers; the energy dissipation components installed between the pylon legs at the top region can improve the failure pattern of the pylon and the damage control targets based on seismic damage indices can be satisfied.
Keywords: Cable-Stayed Bridges; Transverse Extremely Earthquake Input; Failure Criterion; Failure Pattern; Damage Control Strategies; Energy Dissipation Dampers and Components
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