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摘　要:将非线性静力分析(Pushover)和非线性时程分析结合起来 ,给出了一个用于不规则钢筋混凝土梁桥

抗震性能评价的 N2方法(名称源于 Fajfar).首先对多个代表性桥墩进行非线性静力分析 , 获得桥墩的 “能

力”曲线以及不同破损极限状态对应的墩顶位移.不同破损极限状态由钢筋和混凝土的应变以及桥墩截面

抗剪能力共同定义 , 并可由墩底截面弯矩———曲率关系曲线转化为以墩顶位移的表述形式.再通过全桥模型

的非线性时程分析获得各个桥墩的地震 “需求”位移 , 最后通过二者比较来评价桥梁的抗震性能.给出了一

个曲线连续梁桥计算实例 ,验证了方法的可行性.
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Abstract:Acombinednon-linearmethodbypushoveranalysisandtimehistoryanalysiswaspresentedtoe-

valuatetheseismicperformanceofirregularRCbridges, whichwasnamedasN2 methodfirstlydevelopedby

Fajfarinstructuralseismicdamageanalysis.Firstly, pushoveranalysisofeverytypicalpierofthebridgewas

carriedoutusingsinglepiermodel, anddisplacementsattopofthepierfordifferentdamagelimitedstatesand

“capacitycurve” ofthepierwereobtained.Damagelimitedstates, whichwererepresentedbydisplacements

attopofthepierbytransformingfrommoment-curvaturerelationshipofthesectioninplastichingezone,

weredefinedbybothofthestrainofconcreteorlongitudinalsteelsinplastichingezoneandshearstrengthof

thesection.Thendemandedseismicdisplacementsofthepierwerecalculatedbynon-lineartimehistorya-

nalysisusingtheintegralbridgemodel.Moreover, theseismicperformanceofthebridgewasevaluatedby

meansofcomparingthecapacityofthepierwiththeseismicdemands.Finallyacontinuouscurvedbridgewas

takenasanexampletoillustratetheapplication, whichprovedthefeasibilityofthemethod.
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　　早期建设的钢筋混凝土桥梁因桥墩在强烈地

震动作用下延性抗震能力不足 ,易发生剪切破坏

已被大量震害证实
[ 1, 2]
.近些年我国城市桥梁建

设发展很快 ,多采用曲线梁桥等不规则结构形式.

抗震设计主要依据 JTJ004-89 《公路工程抗震设

计规范 》,尚缺少桥墩延性及抗剪设计的技术细

节
[ 3, 4]
.鉴于此 ,现有城市桥梁抗震性能评价及设

计问题已引起一些学者的关注
[ 5— 8]

.目前非线性

时程分析模型在考虑桥墩脆性剪切破坏模式方面

尚存困难 ,本文将其与非线性静力分析 (Push-



over)相结合 ,给出了一个用于不规则钢筋混凝土

梁桥抗震性能评价的 N2方法 ,这里 N代表非线

性分析 , 2代表两个分析模型 ,即单墩模型(SDOF

系统)和全桥模型(MDOF系统),将分别用来计

算桥墩抗震能力和地震反应需求.N2方法仅名称

源于 Fajfar
[ 9]
,具体操作与 Fajfar的 N2方法有很

大不同 ,可综合反映桥墩的延性弯曲和脆性剪切

破坏两种模式 ,并可得到全桥桥墩的不同破坏分

布情况.

1　桥墩破损极限状态与位移表达

1.1　钢筋混凝土桥墩破损极限状态

破损极限状态划分为 4级
[ 10, 11]

:(1)弹性完

好极限状态:结构处于弹性工作状态 ,对应纵筋首

次屈服和曲率延性系数 μ <1.(2)轻微破损极

限状态:混凝土极限压应变 εcu≤0.004;钢筋极限

拉应变 εs≤ 0.015.对应桥墩的功能状态是震后

不需要修复即可继续使用.(3)损伤控制极限状

态:混凝土极限压应变 εcu ≤ 1.5(0.004 +

0.9ρs[ fy/300] )(括号内为 Scott试验统计公式:

fy,箍筋屈服强度;ρs体积配箍率).对应桥墩的功

能状态是震后需要修理才可维持今后的正常使用

功能.(4)控制倒塌极限状态:考虑两种情况 ,一

是弯曲延性破坏 ,桥墩水平承载力降到其最大值

的 85%或纵筋拉断 ,对 I、II级钢筋近似取 εs =

0.075;二是桥墩发生脆性剪切破坏.桥墩超过了

控制倒塌极限状态则意味着使用功能(含地震应

急)的彻底丧失.

1.2　钢筋混凝土桥墩非线性静力分析

(1)钢筋混凝土桥墩抗弯能力.对图 1所示

单墩模型承受水平力 F作用 ,假定塑性铰形成于

墩底 ,等效分布长度为 Lp,桥墩高度为L.图 2给出

了墩底截面弯矩 -曲率关系及不同破损极限状

态对应的曲率  ,对应达到弹性完好极限状态时

屈服弯矩为 My,屈服曲率为  y.

图 1　单墩模型

　　参考文献 [ 3]中的推导 ,有墩底屈服剪力 Fy

和墩顶屈服位移 δy

Fy =My/L, δy = yL
2
/3.0.

有等效弹性刚度 Ke =Fy/δy.定义位移延性系数

μ表示墩顶最大位移 δ与屈服位移 δy之比;曲率延

性系数 μ 表示墩底截面最大曲率与屈服曲率  y

之比 ,可以给出位移延性系数与曲率延性系数的

关系

μΔ =1.0 +3.0[ μ -1.0]
Lp
L 1.0 -0.5

Lp
L

(1)

式中:Lp为等效塑性铰区长度 ,可按下式计算:

Lp =0.08L+0.022fyds.

式中:fy为纵筋屈服强度 , N/mm
2
;ds为纵筋直

径.

图 2　墩底截面弯矩 -曲率关系

　　利用上述公式可以将墩底截面弯矩 -曲率关

系转化为墩底剪力 -墩顶位移关系 ,并且可以得

到不同破损极限状态对应的墩顶位移.设墩底截

面弯矩为 M,对应曲率为  ,则墩底剪力 F与对应

的墩顶位移 δ为

F=M/L.

δ=F/Ke, 　( ≤ y);

δ=μΔδy, 　( > y)
.

式中:位移延性系数 μΔ按(1)式计算 ,其中曲率延

性系数 μ = / y.说明一点 ,截面弯矩 -曲率分

析时 ,对既有桥梁抗震性能评价应该考虑材料的

实际强度与标准强度或设计强度的差别(超强因

素),如可通过现场测试获得或通过统计资料

估计.

(2)钢筋混凝土桥墩抗剪能力.采用 Priestley

等建议的与构件位移延性系数 μ相关的抗剪强

度计算公式
[ 10]
,该公式能很好的估计出墩柱的抗

剪强度

V=Vc+Vs+Vp.

式中:Vc、VS和 Vp分别为混凝土 、箍筋和轴向压力

对抗剪强度的贡献.具体计算可参考文献 [ 10] ,

限于篇幅不再详细列出.
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1.3　钢筋混凝土桥墩能力曲线

将由上面计算得到的钢筋混凝土桥墩抗弯能

力和抗剪能力转化为墩底剪力 -墩顶位移形式 ,

在同一张图上就得到了钢筋混凝土桥墩的能力曲

线 ,如图 3所示.从图上还可以看出随着墩顶位移

增加 ,墩底塑性铰区抗剪能力不足会发生突然的

脆性剪切破坏 ,桥墩损伤控制极限状态与控制倒

塌极限状态几乎同时发生.

图 3　钢筋混凝土桥墩能力曲线

2　不规则梁桥抗震性能评价

(1)建立全桥非线性地震反应分析模型;(2)

进行恒载(重力)荷载作用下线性结构分析 ,得到

桥墩的轴力;(3)根据桥墩设计情况和轴力水平

进行适当分组 ,利用 Pushover分析计算每组桥墩

的代表性能力曲线;(4)输入地震波 ,对全桥模型

进行非线性地震反应分析 ,得到各个桥墩的地震

需求(位移)曲线;(5)将(3)和(4)的计算结果比

较 ,得到各个桥墩的破损极限状态 ,取破损最重的

一个或一组桥墩作为桥梁抗震性能评价的依据.

对上面过程尚需作几点说明:(1)上述方法

隐含假定桥梁结构的抗震性能由桥墩的抗震能力

决定 ,从震害经验看在大多数情况下它是合理的.

但桥梁支座 、下部基础 、伸缩缝等部位也可能发生

损坏 ,原则上可以通过仔细建立的结构模型 ,在非

线性地震反应分析过程中(第 4步)对它们的破

坏情况进行考察;(2)竖向地震动作用将影响桥

墩的轴力水平 ,本文仅考虑了恒载(重力)对桥墩

能力曲线的影响;(3)输入地震动可以采用由场

地地震安全性评价提供的标准反应谱或规范设计

反应谱生成的多条人造地震波 ,也可以采用与桥

址处场地条件 、地震地质背景相近的多条天然地

震记录 ,取他们计算结果的平均值作为各组桥墩

的地震需求
[ 12]
;(4)有时希望知道桥墩(桥梁)不

同破损极限状态对应的输入地震动加速度峰值 ,

以更全面了解桥梁的抗震性能 ,可借助于 “动力

Pushover”方法 ,即逐步地增加加速度峰值 ,计算

结构的非线性动力反应 ,还可以将输入加速度峰

值作为纵坐标 ,结构反应位移为横坐标画出地震

需求曲线.最后将桥墩地震需求曲线与以破损极

限状态表述的桥墩能力画在同一张图上(图 4),

就构成了通常所说的结构抗震性能评价的能力谱

法 ,利用它可方便获得桥墩不同破损极限状态对

应的输入地震动加速度峰值.

图 4　钢筋混凝土桥墩破损极限状态

3　应用实例

如图 5所示某三联连续曲线梁桥 ,上部结构

为单室箱梁 ,曲率半径 60 m.各联桥墩均为圆形

截面 ,直径 D=1.8 m,混凝土 C30,纵筋 26 28,

螺旋箍筋  10@15,但各联桥墩高度不同 ,分别为

5.5m、6.5 m和 8.0 m.下面仅以 ElCentro地震

波为输入 ,评价该桥的抗震性能.

图 5　某曲线梁桥平 、立面图

　　采用 DRAIN3D程序建立了桥梁非线性地震

反应分析模型.主梁采用 “以直代曲 ”方式以空间

弹性梁单元模拟
[ 13, 14]

;桥墩采用带纤维塑性铰的

弹塑性梁柱单元模拟 ,墩底固接 ,不考虑土 -结构

相互作用影响;伸缩缝处的碰撞效应以只压联系

单元模拟 ,单元刚度近似取为 0.5倍的主梁轴向

刚度 ,因邻梁长度比为 1.0,未考虑碰撞耗能
[ 15]
;

桥梁支座采用连接单元模拟 ,该桥各联左端设 2
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个抗扭固定支座 ,右端设 2个抗扭但双向滑动支

座 ,中间仅设 1个铰支座 ,构成 “点铰支承”.阻尼

模型采用与刚度阵和质量阵成比例的瑞利阻尼.

桥墩依据几何尺寸及受(静)力情况共分 6

组.图 6给出了代表性的第 2组桥墩的能力曲线

(因桥墩为圆形截面未区分 x、y方向),可以看出

桥墩抗剪能力明显不足 ,将发生脆性的剪切破坏

(按双轴延性考虑).

图 6　第 2组桥墩能力曲线

　　采用 “动力 Pushover”分析方法 ,沿桥梁水平

x向(图 5)输入 ElCentro地震波 NS分量 ,沿水平

y向输入 EW分量 ,竖向 z向输入竖向分量.3个

分量采用相同的峰值调整系数 ,以 NS分量为准

分别调整至 0.2g、0.3g、0.4g、0.5g、0.55g、0.60g、

0.65g、0.7g、0.75g、 0.8g,共要完成 10组非线性

动力分析.地震持时 20 s.分析表明桥墩 x向地震

位移反应明显大于 y向 ,仅给出 x向地震位移反

应见表 1.图 7给出了 D4(属第 2组)桥墩的地震

需求曲线供参考.

该桥位于 8度地震烈度区 , 按 8度抗震设防.

从分析结果看 ,当遭遇与场地地震烈度相当的

“中震 ”作用时 , 地面加速度峰值在 0.15 g～

0.35g,全桥桥墩基本处于弹性完好状态;当遭遇

到与 9度地震烈度相当的 “大震 ”作用时 ,地面加

速度峰值在 0.35 g～ 0.70 g,全桥多数桥墩开始

屈服 ,特别是当地面加速度峰值达到其上限 0.6 g

～ 0.70 g时 , D4桥墩因抗剪能力不足而首先发生

倒塌 , D9桥墩达到轻微破损极限状态 ,进入到损

伤控制阶段 ,发生中等可修复破坏.若假定倒塌的

左侧第 1联对其它 2联影响不大 ,当地面加速度

峰值增大到 0.7g～ 0.8 g时 ,另外 2联桥墩相继

进入到损伤控制阶段 ,但未达到其极限状态 ,不会

发生不可修复的严重破坏.

图 7　D4桥墩地震需求曲线

　　总体上看 ,全桥抗震主要薄弱环节是左侧第

1联 “短柱 ”桥墩(剪跨比约为 3)抗剪能力不足而

易于在 “大震 ”条件下发生非延性的剪切破坏.事

实上该桥设计于 1988年 ,桥墩箍筋间距 15 cm要

大于现行JTJ004-89《公路工程抗震设计规范 》
　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　表 1　桥墩 x向地震需求位移　　　　　　　　　　　　　　　　　m

桥墩

编号

输入加速度峰值(g)

0.2 0.3 0.4 0.5 0.55 0.6 0.65 0.7 0.75 0.8

D1 0.001 0.002 0.002 0.004 0.005 0.008 0.011 0.014 0.018Y 0.023

D2 0.003 0.005 0.010 0.013 0.014 0.019Y 0.025 0.030 0.036 0.043D

D3 0.005 0.006 0.011 0.012 0.014 0.019Y 0.024 0.030 0.035 0.040D

D4 0.007 0.011 0.020Y 0.030 0.034 0.038 0.043D 0.046 0.050 0.054

D5 0.006 0.006 0.010 0.024Y 0.031 0.038 0.044 0.050 0.055 0.060R

D6 0.007 0.008 0.012 0.028Y 0.036 0.045 0.053 0.060R 0.066 0.071

D7 0.007 0.008 0.012 0.028Y 0.037 0.046 0.055 0.062R 0.069 0.075

D8 0.007 0.009 0.011 0.027Y 0.035 0.044 0.053 0.061R 0.067 0.073

D9 0.006 0.010 0.018 0.039Y 0.051 0.062R 0.071 0.078 0.084 0.088

D10 0.008 0.014 0.021 0.042Y 0.053 0.063 0.072 0.079 0.084 0.089R

D11 0.010 0.013 0.017 0.034Y 0.043 0.050 0.056 0.061 0.065 0.068

D12 0.016 0.024 0.030 0.039Y 0.047 0.053 0.063 0.075 0.087 0.100R

D13 0.001 0.001 0.001 0.001 0.001 0.001 0.001 0.002 0.002 0.002

　　　注:上标 Y:轻微破损;R:损伤控制;D:倒塌
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4.4.19条规定的最大值 10 cm.另外靠近伸缩缝

活动支座端的 D4、D8和 D12桥墩破坏较重 ,可能

是分担了更多上部结构地震荷载的原因.

4　结　语

N2方法的提出主要是克服非线性时程分析

模型考虑剪切破坏模式的困难 ,这点对既有桥梁

抗震性能评价又非常重要.
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