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　　摘　要：绵竹市回澜立交桥为典型的小曲率半径梁桥，在汶川地震中该桥桥墩普遍出现塑性铰压溃破坏。基于对
回澜立交匝道桥的震害情况调查，建立桥梁三维动力数值模型，进行了动力特性及动力时程分析，在时程分析中考虑了材

料弹塑性、边界碰撞效应以及支座滑移效应等关键非线性因素，并研究了各因素对桥梁地震动响应的影响，最后，基于定

性与定量分析的结论，得到了回澜立交匝道桥的震害成因。
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　　回澜立交桥是绵竹市回澜大道上的一座跨越铁路
货场的城市立交桥。该桥包括主道桥、辅道桥以及 Ａ、
Ｂ、Ｃ及Ｄ四个螺旋匝道，如图１所示。

图１　回澜立交桥总体布置图
Ｆｉｇ．１ＧｅｎｅｒａｌｌａｙｏｕｔｆｏｒＨｕｉｌａｎｆｌｙｏｖｅｒ

图２　回澜立交桥匝道典型震害
Ｆｉｇ．２Ｐｌａｓｔｉｃｆａｉｌｕｒｅａｔｔｏｐｚｏｎｅｏｆｃｏｌｕｍｎｓ

在汶川地震中，回澜立交两侧匝道严重损坏，主要

表现为固接墩墩顶塑性铰的普遍开展。不少学者在震

后对该桥震害进行了实地踏勘［１－２］，并进行了定性分

析。回澜立交桥是典型的小曲率半径曲线梁桥，本文

根据桥梁实际震害情况展开定性与定量分析，并得到

了桥梁的震害成因。



１　回澜立交匝道结构及震害概况

回澜立交桥共４个螺旋形匝道桥，均为连续曲线
梁桥，曲线半径为２０．２５ｍ，如图１所示。匝道桥的上
部结构为ＲＣ混凝土箱梁，梁宽４．５ｍ，高０．９５ｍ。墩
柱均为０．８ｍ直径的独柱墩，下设１．２ｍ直径桩基，桥
墩高度变化范围为３．２５－６．２０ｍ；各墩柱配筋形式一
致，纵向钢筋直径２５ｍｍ沿圆周均匀布置２０根，箍筋
直径为１２ｍｍ，箍筋间距为２０ｃｍ，仅在墩底箍筋间距
加密至１０ｃｍ。柱顶与梁体之间的支承形式，采用双向
活动盆式橡胶支座与整体现浇固接相间隔的方式，Ａ、Ｃ
匝道各有５个固接墩，Ｂ、Ｄ匝道各有４个固接墩，两端
伸缩缝处设置双四氟滑板支座。回澜立交两侧匝道震

害主要表现为固接墩墩顶塑性铰的普遍开展，如图 ２
所示。图３为回澜立交桥震后墩顶塑性铰的位置分
布图。

图３　回澜立交桥匝道震后塑性铰位置分布图
Ｆｉｇ．３Ｃｏｎｎｅｃｔｉｏｎｆｏｒｍｄｅｔａｉｌａｎｄｐｌａｓｔｉｃ
ｆａｉｌｕｒｅｄｉｓｔｒｉｂｕｔｉｏｎｏｆＨｕｉｌａｎＦｌｙｏｖｅｒ

（注：○代表设置支座；●代表墩顶固接；

●代表固接墩顶压碎出现塑性铰）

２　地震动输入

绵竹清平台站位于回澜立交桥西北方，直线距离

约为２５ｋｍ，是距离桥位最近的地震台站，该台站记录
到的地震动时程记录，如图４所示。

图４　汶川地震中的地震动时程记录（清平台站）
Ｆｉｇ．４ＴｉｍｅｈｉｓｔｏｒｙｒｅｃｏｒｄｓｆｏｒＷｅｎｃｈｕａｎｅａｒｔｈｑｕａｋｅｆｒｏｍＱｉｎｇｐｉｎｇｓｔａｔｉｏｎ

　　从地震动时程记录来看，地震动持时约为１６０ｓ，地
震动能量主要集中于３０－６０ｓ之间，ＥＷ方向、ＮＳ方向
和ＵＤ方向的峰值加速度分别为０．８２４ｇ、０．８０３ｇ和
０．６２３ｇ，水平方向地震动分量峰值加速度接近，竖向地
震动分量峰值加速度最小。

图５　回澜立交桥
Ａ匝道有限元模型
Ｆｉｇ．５Ａｎａｌｙｓｉｓ
ｍｏｄｅｌｏｆＡｒａｍｐ

３　模型建立

考虑到 Ａ、Ｂ、Ｃ及 Ｄ四个匝道震害情况总体趋势

较一致，如图 ３所示，
以Ａ匝道模型为例，采
用空间三维梁单元模

型展开计算分析。计

算模型中，考虑了结构

材料及边界的非线性

效应，桩土效应采用文

克尔弹簧模型［３］来模

拟，如图５所示。

图６　Ｋｅｌｖｉｎ接触单元模型
Ｆｉｇ．６Ｋｅｌｖｉｎｉｍｐａｃｔｍｏｄｅｌ

３１　边界碰撞模型
在地震作用下，匝

道桥两端伸缩缝可能会发生碰撞。结构间的碰撞效应

通常采用由线性碰撞弹簧与阻尼器并联而成的 Ｋｅｌｖｉｎ
接触单元模拟［４－６］，该模型以碰撞弹簧来模拟撞击力，

以阻尼器来模拟碰撞过程中的耗能，如图６所示。两
质点ｍａ与ｍｂ之间的碰撞力Ｆａｂ可表示为：

Ｆａｂ ＝ＫａｂＤａｂ＋ＣａｂＤ
·

ａｂ （１）
Ｄａｂ ＝｜ｕａ－ｕｂ｜－ｄａｂ≥０ （２）

式中，ｕａ、ｕｂ分别代表质点 ｍａ与 ｍｂ的地震动绝对位
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移；ｄａｂ为质点ｍａ与ｍｂ的初始间隙。碰撞是一个复杂
的能量耗散过程，碰撞刚度与接触面形状、材料特性以

及碰撞速度相关，因此本文采用敏感性分析对碰撞刚

度展开分析。碰撞阻尼系数可表示为［７－８］：

Ｃａｂ ＝２ζ Ｋａｂｍａｍｂ（ｍａ＋ｍｂ槡 ） （３）
式中，ζ代表结构阻尼比，取为５％。
３２　桥梁支座模型

双向活动盆式橡胶支座及桥台位置的滑板支座均

依靠顶部钢板与四氟乙烯板之间的低摩擦系数来释放

结构位移。结构非线性分析时，模型中可采用刚塑性

模型来模拟，如图７所示，其中 Ｆｍａｘ为支座最大滑动摩
擦力，Ｘｙ为初始滑动位移，一般取为３ｍｍ

［９］。

图７　支座连接刚塑性模型
Ｆｉｇ．７ｍｏｄｅｌｆｏｒｂｅａｒｉｎｇｓｌｉｐｐａｇｅ

图８　约束混凝土ｍａｎｄｅｒ模型
Ｆｉｇ．８Ｍａｎｄｅｒ’ｓｍｏｄｅｌｆｏｒｃｏｎｆｉｎｅｄｃｏｎｃｒｅｔｅ

３．３　塑性铰模型
桥墩塑性铰采用纤维模型算法，首先将桥墩截面

用网格划分，对截面不同纤维，赋予不同的本构特性

值：无约束区混凝土采用 Ｈｏｇｎｅｓｔａｄ模型，约束区混凝
土采用ｍａｎｄｅｒ模型，如图８所示。钢筋采用 Ｍｅｎｅｇｏｔｔｏ
－Ｐｉｎｔｏ模型。各部分具体参数取值可参见文献［１０］。

４　动力特性分析

动力特性分析能够定性地反映出结构质量与刚度

的分布特征及结构动力特性。图９为 Ａ匝道具有代表
性的４阶振动模态图。

图９　Ａ匝道桥振动模态
Ｆｉｇ．９ＫｅｙｍｏｄｅｓｆｏｒＡｒａｍｐ

　　墩柱与梁体之间的支承形式，采用双向活动盆式
橡胶支座与整体现浇固接相间隔的方式，动力特性分

析中忽略铰接墩受力，这样匝道桥动力特性主要受各

固接墩抗侧刚度影响。在不同模态下将反映出以不同

固接墩振动为主的模态，总体上表现出墩高较高的固

接墩振动出现在低阶模态；墩高较低的固接墩振动出

现在高阶模态，如图９所示。
汶川地震中回澜立交两侧匝道严重损坏，Ａ匝道

Ｐ８墩、Ｂ匝道Ｐ９墩以及Ｃ匝道Ｐ６、Ｐ８墩等固接墩墩顶
出现塑性铰，震害均出现在低矮桥墩，墩高大致在４ｍ
左右，由动力特性分析可知，以这一类桥墩振动为主的

模态振动周期短，在地震作用下，低矮桥墩地震响应

大，因此破损也较大。

５　非线性时程分析

５．１　结构薄弱截面分析
匝道桥独柱墩采用了整体式桩柱方案，独柱墩直

径为０．８ｍ，下设１．２ｍ直径单桩，桩径加大给墩提供
了附加的约束，塑性铰可能出现在墩柱底部，同时通过

实地考察，各固接墩箍筋间距为２０ｃｍ，仅在墩底加密
至１０ｃｍ，墩底塑性铰区箍筋加密提高了塑性铰的变形
能力，如图 ８所示，墩顶部分由于缺乏有效地箍筋约
束，在震害中可能更容易受到损伤。在计算模型中，给

墩柱底以及固结墩墩顶等塑性铰区域添加纤维单元，
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以模拟结构的塑性铰形成机制。

５．２　结构受力分析
在进行时程分析之前，首先取恒载下桥墩的轴向

力进行塑性铰区截面 Ｍ－φ曲线分析。固结墩墩顶截
面屈服弯矩为 Ｍｅｆｆ＝１５９１ｋＮ·ｍ，该值可用于判断构
件是否进入塑性；截面极限曲率 ｕ＝０．０４３，该值可用
于判断构件破坏与否，如图１０所示。相应地，对墩底
截面屈服弯矩Ｍｅｆｆ＝１５９３ｋＮ·ｍ，截面极限曲率 ｕ＝
０．０６３，如图１１所示。

清平台站是汶川地震中距离断层最近的强震动台

站［１１］，所记录的地震动加速度峰值也较大（如图４）；清
平台站位于断层与桥位之间，桥位与清平台站相距约

２５ｋｍ，随着地震波由断层向四周传播，地震能量随传播
距离逐步衰减，桥位处的地震动强度也应比清平台站

所记录的地震动强度低。

为了模拟真实的地震动响应，在计算模型中采用

人为折减实测地震动强度的方法进行了多工况时程分

析，时程分析工况如表１所示。

图１０　墩顶截面Ｍ－φ曲线
Ｆｉｇ．１０Ｍｏｍｅｎｔｃｕｒｖａｔｕｒｅｃｕｒｖｅｓｆｏｒｔｏｐｚｏｎｅ

图１１　墩底截面Ｍ－φ曲线
Ｆｉｇ．１１Ｍｏｍｅｎｔｃｕｒｖａｔｕｒｅｃｕｒｖｅｓｆｏｒｂａｓｅｚｏｎｅ

图１２　各计算工况下，固结墩墩顶截面弯矩
Ｆｉｇ．１２Ｔｈｅｍｏｍｅｎｔｏｆｔｏｐｃｏｌｕｍｎ
ｓｅｃｔｉｏｎｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｃａｓｅｓ

表１　时程分析工况表
Ｔａｂ．１Ｃａｓｅｓｔｕｄｙｏｆｔｉｍｅｈｉｓｔｏｒｙａｎａｌｙｓｉｓ

地震动强度

折减系数
碰撞效应 支座非线性 材料非线性 备注

工况１ ０．２ × × × 基本工况

工况２ ０．２  × × 分析碰撞效应的影响

工况３ ０．２ ×  × 分析支座非线性的影响

工况４ ０．２ × ×  分析材料非线性的影响

工况５ ０．２   
工况６ ０．４   
工况７ ０．６    分析地震动强度的影响

工况８ ０．８   
工况９ １．０   

注：以上分析中，碰撞刚度取１０６ｋＮ／ｍ；滑动支座摩擦系数取０．０５；材料非线性按材料标准值强度计算。

　　通过多工况计算与对比，如图１２及图１３，可以得
到如下几点结论：

（１）在工况１与工况２中，固结墩墩顶截面或墩
底截面的计算弯矩基本一致，计算中假定取碰撞刚度

为１０６ｋＮ／ｍ，碰撞力的大小与碰撞刚度的取值直接相
关，由于碰撞刚度的不确定性，实际地震中边界碰撞力

大小较难模拟，因此有必要对边界碰撞刚度进行敏感

性分析。图１４为工况２中，不同碰撞刚度下，墩顶截面
的弯矩值，由图可见，不同碰撞刚度下，各墩受力基本

一致，这意味着碰撞效应对本结构总体受力影响较小，

这是因为碰撞效应具有局部性且并不是每时每刻都在

发生，图１５为地震中匝道两端伸缩缝处碰撞时程曲
线。那么计算中，取碰撞刚度１０６ｋＮ／ｍ为所带来的误
差是可以接受的。

（２）工况３中，由于考虑了铰接墩墩顶滑动支座
承担地震水平力，改变了地震剪力在各墩柱中的分配，

使得各固结墩地震响应随之降低，因此，受力分布与工

况１相比有所不同。
（３）工况４中考虑了材料的非线性，刚度的降低，

延长了结构振动周期，导致固结墩受力响应降低，但各

固结墩墩受力分布与工况１基本一致。
（４）工况５至工况９中，逐步提高地震动强度，各

２０１ 振 动 与 冲 击　　　　　　　　　　　　　　　　　　２０１４年第３３卷



固结墩受力逐步增大。就固结墩墩顶截面而言，在工

况５及工况６中，各墩仍未完全达到屈服弯矩 Ｍｅｆｆ，而
在工况７至工况９中，各墩均已达到屈服弯矩，即各墩

墩顶截面已进入塑性阶段，丧失了继续承载的能力，结

构通过塑性铰变形来耗散后续地震动输入能量，同样

地，墩底截面也有着类似的受力趋势。

图１３　各计算工况下，固结墩墩底截面弯矩
Ｆｉｇ．１３Ｔｈｅｍｏｍｅｎｔｏｆｂａｓｅｃｏｌｕｍｎ
ｓｅｃｔｉｏｎｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｃａｓｅｓ

图１４　不同碰撞刚度下，
固结墩墩顶截面弯矩（工况２）

Ｆｉｇ．１４Ｔｈｅｍｏｍｅｎｔｏｆｔｏｐｃｏｌｕｍｎｓｅｃｔｉｏｎ
ｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｐｏｕｎｄｉｎｇｓｔｉｆｆｎｅｓｓ

图１５　梁端伸缩缝处，梁端碰撞时程曲线
Ｆｉｇ．１５Ｔｉｍｅｈｉｓｔｏｒｙｏｆｐｏｕｎｄｉｎｇ
ｆｏｒｃｅａｔｅｘｐａｎｓｉｏｎｊｏｉｎｔｓ

５．３　结构塑性变形分析
由受力分析可知，在工况７至工况９中，各固结墩

逐步进入塑性，此时塑性铰区若具有足够的变形能力

则可避免在地震中发生破坏。为了评价塑性阶段的变

形能力，选取截面主轴曲率峰值来评价结构塑性变形。

回澜立交匝道桥各墩柱采用圆形截面，对不同方向，截

面ＥＩ为常数。那么第ｉ时刻截面主轴曲率 φｉ为：φｉ＝

φ２ｉｔ＋φ
２

槡 ｉｒ，其中φｉｔ和 φｉｒ分别代表截面第 ｉ时刻沿匝道
桥曲线的切向及径向曲率。那么，沿时程的最大的主

轴曲率，即为截面主轴曲率峰值φｍａｘ。不同计算工况下
各固结墩墩顶及墩底截面的主方向曲率峰值如图 １６
及图１７所示。

图１６　工况７至工况９下，
墩顶截面主方向曲率峰值

Ｆｉｇ．１６Ｍａｘｉｍａｌｐｒｉｎｃｉｐｌｅｃｕｒｖａｔｕｒｅ
ｆｏｒｔｏｐｓｅｃｔｉｏｎｏｆｃｏｌｕｍｎｓ，
ｆｒｏｍｃａｓｅ７ｔｏｃａｓｅ９

图１７　工况７至工况９下，
墩底截面主方向曲率峰值

Ｆｉｇ．１７Ｍａｘｉｍａｌｐｒｉｎｃｉｐｌｅｃｕｒｖａｔｕｒｅ
ｆｏｒｂａｓｅｓｅｃｔｉｏｎｏｆｃｏｌｕｍｎｓ，
ｆｒｏｍｃａｓｅ７ｔｏｃａｓｅ９

图１８　地震动强度衰减曲线
Ｆｉｇ．１８Ｔｈｅｅａｒｔｈｑｕａｋｅ
ａｔｔｅｎｕａｔｉｏｎｃｕｒｖｅ

　　由图１６及图１７可见，在工况７（地震强度折减系
数为０．６）作用下，仅Ｐ８墩墩顶截面φｍａｘ超越截面极限
曲率，塑性铰发生破坏，而其余桥墩均未发生破坏，这

与实际震害情况吻合。就工况８及工况９而言，各墩
墩顶截面均发生破坏，与实际震害情况偏差较大。基

于实际震害与时程分析结果是否吻合可以初步推断，

桥位处地震动强度约为清平台站实测地震动记录强度

的０．６倍（约为４９４．４ｇａｌ）。
为了验证上述推断的合理性，可以从统计学角度

出发，文献［１１－１２］中，依据地震台站获取的大量实际

地震动记录，分别拟合出了汶川地震加速度峰值的衰

减规律公式；同时，由 Ｃａｍｐｂｅｌｌ与 Ｂｏｚｏｒｇｎｉａ提出的强
震动衰减规律公式在国际上也较为通用［１３］。图１８为
上述提及的地震动衰减规律曲线，由图可见，上述３种
衰减规律总体上接近，当断层距为 ２５ｋｍ时，由文献
［１１－１３］给出的衰减公式计算得到的地震动加速度峰
值分别５２３ｇａｌ、４７７．５ｇａｌ及４６１．７ｇａｌ，这与通过计算
分析得到的地震动强度估计很接近。

在结构高速往复滑动下，支座上的预埋钢板与四

氟乙烯板间的摩擦因数大致在 ５％ ～１５％范围内变
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动［３］。通过上述分析发现，铰接墩滑动支座分担地震

剪力与否将影响地震剪力在各墩间的分配。因此，对

各滑动支座的摩擦因数分别取为０．０５、０．１０及０．１５等
３种情况进行敏感性分析。

图１９为不同支座摩擦因数下，各固结墩墩顶截面主
方向曲率峰值。由图可见，随支座摩擦因数的增大，Ｐ２、Ｐ４
及Ｐ６墩塑性变形增大，即受损程度加大，而Ｐ８及Ｐ１０墩

则随之降低。当摩擦因数取０．０５时，Ｐ８墩发生塑性铰破
坏，这与实际震害情况吻合；当摩擦因数取０．１０时，各墩
均未发生塑性铰破坏。而当摩擦因数取０．１５时，仅Ｐ６墩
发生塑性铰破坏。图２０为不同支座摩擦因数下，各固结墩
墩底截面主方向曲率峰值，相比墩顶截面也有类似的变化

趋势，但各固结墩墩底截面在考虑不同支座摩擦因数下，

塑性变形均较小，未发生塑性铰破坏。

图１９　不同支座摩擦系数下，
墩顶截面主方向曲率峰值

Ｆｉｇ．１９Ｍａｘｉｍａｌｐｒｉｎｃｉｐｌｅｃｕｒｖａｔｕｒｅ
ｆｏｒｔｏｐｓｅｃｔｉｏｎｏｆｃｏｌｕｍｎｓ，

ｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｆｒｉｃｔｉｏｎｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔ

图２０　不同支座摩擦系数下，
墩底截面主方向曲率峰值

Ｆｉｇ．２０Ｍａｘｉｍａｌｐｒｉｎｃｉｐｌｅｃｕｒｖａｔｕｒｅ
ｆｏｒｂａｓｅｓｅｃｔｉｏｎｏｆｃｏｌｕｍｎｓ，

ｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｆｒｉｃｔｉｏｎｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔ

图２１　墩顶箍筋加密后，
墩顶截面主方向曲率峰值

Ｆｉｇ．２１Ｍａｘｉｍａｌｐｒｉｎｃｉｐｌｅｃｕｒｖａｔｕｒｅ
ｆｏｒｔｏｐｓｅｃｔｉｏｎｏｆｃｏｌｕｍｎｓ，ａｆｔｅｒ

ｒｅｉｎｆｏｒｃｉｎｇｔｈｅｔｒａｎｓｖｅｒｓｅｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔ

６　结　论

汶川地震中，回澜立交两侧匝道严重受损，主要表

现为Ａ匝道Ｐ８墩、Ｂ匝道 Ｐ９墩以及 Ｃ匝道 Ｐ６、Ｐ８墩
等固接墩墩顶出现塑性铰。震害均出现在低矮桥墩，

墩高大致在４ｍ左右，这是因为低矮桥墩抗侧向刚度
大，地震中也承担较大的地震剪力，这一特征在动力特

性分析中得到了验证，低矮桥墩控制了结构的高频部

分，地震作用下，低矮桥墩地震响应大，因此破损也

较大。

在时程分析中，进行了多工况推演，并对地震动强

度，碰撞效应以及支座非线性效应等展开了敏感性分

析，并得到了与实际震害较吻合的计算结果，从中也得

到了如下几点结论：

（１）通过多工况模拟，以实际震害情况为依据，初
步推断了桥位处的地震动峰值强度约为４９４．４ｇａｌ，这
一推断与本次地震中相关学者通过实际地震台站记

录，回归统计得到的地震衰减规律较吻合；

（２）碰撞效应对本结构总体受力影响较小，这是因
为碰撞效应具有局部性且并不是每时每刻都在发生；

（３）回澜立交两侧环形匝道为多跨连续梁桥，墩柱
与梁体之间的支承形式，采用双向活动盆式橡胶支座

与整体现浇固接相间隔的方式，计算中必须考虑铰接

墩墩顶支座承担地震剪力。考虑铰接墩参与受力，会

降低低矮桥墩所承担的地震剪力，起到保护作用；但由

于考虑了铰接墩的刚度贡献，结构总体刚度变大，地震

响应随之变大，高墩所承担的地震剪力反而有所增加。

由支座受力敏感性分析发现，铰接墩承担地震剪力的

大小，对地震剪力在各墩之间的分配影响较大，会直接

影响各墩的受损程度。这可能是回澜立交 Ａ匝道与 Ｃ
匝道虽然结构形式完全一致，但在地震中破坏桥墩位

置却不尽相同的原因之一。

通过实地考察发现，该桥固结墩箍筋间距设置为

２０ｃｍ，仅在墩底塑性铰区域加密至１０ｃｍ。若墩顶区
域箍筋也加密至１０ｃｍ，对结构进行时程分析，各固结
墩墩顶主方向曲率峰值如图２１所示。由图可见，各固
结墩墩顶箍筋加密后，墩顶区域塑性铰的变形能力得

到提高，主方向曲率值均未超过极限曲率，即桥墩墩顶

不会发生塑性铰压溃破坏。因此，由于墩顶区域实际

箍筋布置间距过大，固结墩墩顶塑性铰区变形能力不

足，导致地震中墩顶塑性铰普遍开展，并发生了压溃

破坏。
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