
收稿日期:2021-05-20(修改稿)

作者简介:孙策,男,高级工程师.E-mail:286236219@qq.com
∗通信作者:李超,男,硕士,高级工程师.E-mail:101733182@qq.com

　DOI:10.14048/j.issn.1671-2579.2021.03.041

预制节段拼装独柱桥墩拟静力试验研究
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(1.深圳高速公路股份有限公司,广东 深圳　518033;2.中交第一公路勘察设计研究院有限公司)

摘要:为研究节段预制拼装桥墩受力性能及抗震性能,对4个缩尺比为1∶2.5的独柱桥

墩模型进行了拟静力试验,对比分析了不同连接构造对预制拼装桥墩受力性能的影响。研究

结果表明:在低周往复荷载作用下,锥套+纤维混凝土连接模型的极限承载力、耗能能力以及

结构延性等性能均优于现浇桥墩模型及 UHPC+主筋搭接模型。
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　　作为桥梁快速建造技术的一部分,预制节段拼装

桥墩不仅有利于缩短工期,减少环境污染,在结构遭受

撞击或者地震产生破坏时还具有易修复的优点,同时

大大节约了钢材和混凝土用量,减少了建筑施工时的

尘埃排放量。与传统的现浇施工桥墩不同,预制节段

拼装桥墩是在垂直方向上将桥墩分为几个分段预制,
预制节段达到一定强度后,再通过运输到达施工现场,
进行现场组装。

关于预制节段拼装桥墩的抗震性能,国内外许多

专家学者已经进行了大量的试验研究,但大多数研究

成果主要集中在节段拼装方式、预应力系统、耗能装置

等参数对其抗震性能的影响规律方面。目前中国采用

预制桥墩工程基本以整体预制拼装桥墩(一节段)为
主,但受运输线路超高、超宽等限制,运输吊装机吨位

受限,会使一节段整体预制拼装桥墩应用受限,而多节

段整体预制拼装桥墩具有相对尺寸小、自重轻、可施工

性强等优点,将具有较好的工程应用前景。然而,关于

整体预制多节段拼装桥墩的抗震性能研究十分有限,
工程应用更是少之又少。

基于上述原因,该文基于正常使用状态下具有和
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　　(4)建议钢锚梁制造与安装单位严格按照设计及

规范要求,采用合理的先进的焊接、切割、打磨等工艺,
特别是应力集中部位更应保证质量,从而确保钢锚梁

结构受力安全可靠。
塔上钢锚梁成功应用于南洞庭胜天大桥,大桥于

2019年10月建成通车,钢锚梁运营状态良好。
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整体现浇桥墩相当的力学性能即“性能等同”的设计思

想,提出两种新型连接方式的节段拼装独柱桥墩:锥套

-湿接缝连接独柱桥墩和主筋搭接-UHPC湿接缝

连接独柱桥墩,研究这两种节段拼装独柱桥墩的抗震

性能。通过低周往复荷载试验,对其承载能力、变形能

力、耗能能力、滞回特性及破坏形态等性能进行深入系

统的研究,分析其破坏原因,并与现浇独柱墩进行对

比,以验证预制节段拼装桥墩的可行性和抗震性能。

1　试验方案

试验设计了4个1∶2.5的缩尺桥墩试件。试件

DZXJ-1为现浇独柱桥墩,DZZT-1和 DZZT-2均

为两个节段预制,由锥套锁紧钢筋接头连接主筋,后浇

湿接缝连接成整体;试件 DZDJ-1为两个节段预制,
由主筋错位搭接,后浇 UHPC湿接缝连接成整体。试

件DZZT-1和试件DZDJ-1的构造如图1所示。制

作4个试件的目的是研究锥套-湿接缝连接独柱桥墩

和主筋搭接-UHPC湿接缝连接独柱桥墩结构的受

力特点、破坏形式及抗震性能,以及与普通现浇独柱桥

墩的抗震性能对比。试件编号和概况如表1所示。

1.1　试验装置

水平加载采用美国 MTS电液伺服程控结构试验

机系统,采用 201.90 型作动器,最大推力为 2594
kN,最大拉力为1773kN,行程为±375mm。竖向加

载采用最大荷载为4900kN的千斤顶,并通过荷载稳

压装置稳定,数据由 TDS-630数据采集仪采集,利用

计算机全程控制试验加载和数据采集。
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图1　试件构造图(单位:mm)

表1　试件编号、概况和加载情况

编号 试件类型
构件尺寸/m

长 高 宽

纵筋配置

配置/mm 配筋率/%

塑性铰区箍筋

配置/mm 配筋率/%

DZXJ-1 现浇(横向加载) 0.8 0.56 2.8 22ϕ22 1.87 ϕ8@50 1.01

DZZT-1 锥套-纤维混凝土(横向加载) 0.8 0.56 2.8 22ϕ22 1.87 ϕ8@50 1.01

DZZT-2 锥套-纤维混凝土(纵向加载) 0.8 0.56 2.8 22ϕ22 1.87 ϕ8@50 1.01

DZDJ-1 主筋搭接-UHPC(横向加载) 0.8 0.56 2.8 22ϕ22 1.87 ϕ8@50 1.01

　　注:DZXJ-1试件和 DZZT与 DZDJ-1的节段均使用C40的普通混凝土,DZZT-1和 DZZT-2接缝处使用纤维混凝

土,而 DZDJ-1的接缝处使用 UHPC。

1.2　加载方案

该试验竖向荷载为上部结构恒载,选取10%的轴

压比,独柱上部恒载为1200kN。每次试验先施加竖

向荷载,加载完毕再进行水平荷载的施加。水平荷载

采用力-位移混合加载,试件开裂前采用荷载控制,并
分级加载,接近屈服荷载前减小级差进行加载,试件屈

服后采用位移控制,变形值取屈服时的最大位移,并以

该位移的倍数为级数进行加载。
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2　试验过程及破坏特征

在水平低周反复荷载作用下,试件 DZXJ-1、

DZZT-1、DZZT-2的破坏过程和破坏特征相似,最
终均发生了典型的弯曲破坏。而试件 DZDJ-1由于

纵筋在湿接缝处错位搭接,导致纵筋不连续,最终发生

延性较差的弯曲破坏。以试件 DZXJ-1和 DZDJ-1
为例分别说明试件的破坏过程和特征。

2.1　现浇独柱桥墩试件(DZXJ-1,横向加载)

DZXJ-1试件首先进行竖向荷载的加载,加载过

程中试件无明显变化。待竖向荷载加载至1200kN
后,进行水平荷载加载。先加载一级20kN,确定加载

装置正常工作后,按加载制度逐级加载。刚开始采用

力控制加载,每级加载重复一次。每一级加载时,推向

观察一次试件,拉向观察一次试件。加载初期,试件没

有裂缝产生,加载至推向80kN 时,在墩柱B面底部

216mm 高处首次出现裂缝,此时刚度退化较为缓慢。
拉向力加载至140kN 时,C面出现裂缝贯通的现象,
如图2(a)所示。逐级力加载至160kN,裂缝逐步发

展,此时混凝土发出声响。这时换为位移加载,位移加

载第一级为23.25mm,位移加载每级重复加载3次,
在第3次加载时进行试件的观察。加载推向23.25
mm 级位移时,D 面柱身节段接缝处,即高1400~

1900mm 处产生多条水平长裂缝,刚度退化速度加

快。加载至31mm 位移时,D面出现推向位移导致的

竖向裂缝,如图2(b)所示,A 面的推向和拉向裂缝贯

通,如图2(c)。加载至46.5mm 位移时,A 面贯通裂

缝大量出现。加载至位移55.9mm 时,C面和D面沿

水平贯通裂缝发展出现多条斜裂缝和竖向裂缝,A 面

推向和拉向裂缝交叉贯通处,发展出多条斜裂缝,此时

试件承载力达到峰值。推向最大承载力为 393.23
kN,拉向最大承载力为347.07kN,刚度退化速度再

次稳定,此时刚度退化严重。加载至112.6mm 时,柱
底塑性铰区出现大量竖向裂缝和斜裂缝,且试件底部

混凝土被压碎,钢筋裸露,如图2(d)所示。随着加载

的继续,裂缝继续发展,A 面裂缝整体呈交叉分布,C
面和D面多为水平贯通裂缝,边缘处有斜裂缝和竖向

裂缝发展。继续加载至131.5mm 位移时,试件承载

力下降至最大承载力的85%以下。由于试件受往复

荷载作用,后期承台翘起严重。加载结束,试件裂缝交

叉分布,柱底塑性铰区产生的裂缝更为密集,如图2
(e)所示,墩柱底部混凝土剥落严重,并且有钢筋崩断

的情况。试件破坏属于典型的弯曲破坏。试件 DZZT
-1和DZZT-2的破坏状况如图3、4所示。

2.2　主筋搭接-UHPC独柱桥墩试件(DZDJ-1,横
向加载)

　　对于DZDJ-1试件,加载至60kN时,试件B面

（a） C 面裂缝贯通 （b） D 面产生竖向裂缝 （c） A 面裂缝贯通 （d） 155 mm 级塑性铰区

集中出现裂缝

（e） 塑性铰区裂缝密集

图2　DZXJ-1试件破坏状况

（a） 100 kN 级裂缝同

时向相邻两面发展

（b） D 面裂缝贯穿 （c） C 面柱身节段接缝

区裂缝贯穿

（d） A 面裂缝贯通 （e） C 面出现斜裂缝和

竖向裂缝

图3　DZZT-1试件破坏状况
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（a） 拉向 40 kN 时 D
面出现裂缝

（b） A 面柱身节段接缝

区出现竖向裂缝

（c） D 面接缝处出现多

条竖向裂缝

（d） D 面裂缝贯通 （e） B 面贯通裂缝发展

图4　DZZT-2试件破坏状况

底部高370mm 处首次出现裂缝。加载至80kN 时,
试件C面底部高570mm 和700mm 处出现裂缝,此
时刚度退化极为缓慢。加载至100kN时,C面柱底塑

性铰区高400mm 处出现水平裂缝贯通现象,如图5
(a)所示。加载至120kN 时,D 面柱底塑性铰区高

400mm 处裂缝贯通,如图5(b)所示。加载至160kN
时,C面柱身节段接缝区,即高1350mm 处,水平裂

缝贯通,如图5(c)所示,且此时 A 面推方和拉方对称

出现水平裂缝。加载至180kN 时,刚度退化速度加

快。加载至200kN 时,A 面后浇接缝位置大概400
mm 处,推方和拉方的裂缝贯通,如图5(d)所示。加

载至220kN时,C面柱底接缝区,即高260~330mm
处出现竖向裂缝。加载至260kN 后,换为位移控制

加载,第一级位移为15.5mm,该级C面和 D面柱底

塑性铰区出现多条斜裂缝。加载至位移31mm 时,A
面塑性铰区出现大量斜向裂缝交叉分布,如图5(e)所
示,此时刚度退化再次加快。加载至46.5mm 位移

时,墩柱和试件承台交界处出现开裂,柱脚混凝土被压

碎,承载力开始下降。推向最大承载力为 380.073
kN,拉向最大承载力为396.44kN,此时刚度退化严

重。加载至位移62mm 时,柱底塑性铰区出现大量斜

裂缝和竖向裂缝。继续加载至93mm 位移,试件承载

力下降至最大承载力的85%以下。加载结束后,试件

A面贯通裂缝交叉分布,墩柱底部混凝土剥落。试件

破坏属于典型的弯曲破坏。DZDJ-1试件延性明显

不如DZZT试件,刚度优于 DZXJ-1但不如 DZZT-
1刚度退化缓慢。

（a） C 面裂缝贯通 （b） D 面裂缝贯通 （c） C 面柱身节段接缝

处裂缝贯通

（d） A 面裂缝贯通 （e） A 面塑性铰区裂缝

密集

图5　DZDJ-1试件破坏状况

2.3　试验结果及分析

2.3.1　各试件承载力指标(屈服值、峰值和破坏值)的
确定

　　基于骨架曲线利用通用屈服弯矩法确定屈服值、
峰值、破坏值。具体确定方法如图6所示,过原点作弹

性理论直线OC 直线与过峰值荷载点A 的水平直线

相交于C,过C 作垂线在荷载—位移(P-Δ)骨架曲

线上交于E 点,连接OE 延长后与AC 相交于D 点,
过D 点作垂线在骨架曲线上交于F 点,F 点即为假定

的屈服点。屈服点F 对应的荷载、位移分别为屈服荷

�

Δ

P

C D A
B

F

E

Pmax

Pu

Py

Δy Δm Δu
O

图6　承载力指标确定方法
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载Py、屈服位移Δy。峰值荷载点 A 对应的荷载、位移

分别为峰值荷载Pmax、峰值位移 Δm。同时,取峰值荷

载下降85%对应的点为破坏点B,破坏点对应的荷

载、位移分别为极限荷载Pu、极限位移Δu。各试件承

载力指标汇总,见表2。

表2　各试件的屈服值、峰值、破坏值

试件

编号

加载

方向

屈服值

Py/kN Δy/mm

峰值

Pmax/kN Δm/mm

极限值

Pu/kN Δu/mm

DZXJ-1
推向 292.30 23.30 393.23 55.95 334.25 128.32

拉向 -249.01 -22.57 -347.07 -55.95 -295.06 -132.42

DZZT-1
推向 419.69 22.54 553.78 46.50 470.71 132.88

拉向 -407.02 -23.45 -551.51 -59.52 -468.78 -134.98

DZDJ-1
推向 282.17 13.47 380.07 46.50 323.06 64.24

拉向 -288.16 -14.29 -396.44 -46.51 -336.97 -74.97

DZZT-2
推向 288.91 29.38 380.99 93.01 323.85 162.52

拉向 -227.41 -20.75 -415.07 -118.02 -352.81 -154.72

2.3.2　骨架曲线

图7为各试件的骨架曲线。

�
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图7　各试件的骨架曲线对比

由图7可知:各试件的受力全过程经历了弹性阶

段、弹塑性阶段、塑性阶段和破坏阶段,对应屈服点处

骨架曲线没有表现出明显的拐点。其中 DZZT-1和

DZZT-2在强度上升完成后进入强度稳定阶段,而

DZDJ-1在完成强度上升后,很快便出现强度衰减,
相对而言 DZZT-1具有较好的延性。且通过 DZXJ
-1、DZZT-1和 DZDJ-1的骨架曲线对比可得,同
样进行横向加载,DZZT-1的最大承载力远远大于

DZXJ-1和DZDJ-1。

2.3.3　滞回曲线及耗能性能分析

(1)滞回曲线

图8为各阶段各试件的滞回曲线。
由图8可知:各试件加载初期,滞回曲线基本为直

线,结构处于弹性阶段,尚未发挥耗能能力;随着荷载

的增加,由于混凝土的开裂,结构呈现出一定耗能能

力,滞回环面积略微增大,此时滞回环呈现为棱形。继

续加载,滞回环面积不断增大,各构件的耗能能力均呈

现上升趋势。滞回环开始变为反S形,捏拢现象也开

始明显。加载后期,试件表现出明显的强度和刚度退

化,滞回环的形状也开始呈现为Z形。其中 DZXJ-1
的捏拢最为明显,而 DZZT-1的滞回环更为饱满。
由图8(a)可以看出:DZZT-1的滞回环面积最大,而
DZDJ-1的滞回环面积最小,说明 DZZT-1的耗能

能力最好。
(2)耗能指标

结构在受到地震作用时,要对结构耗散能量的大

小进行评价。根据工程结构抗震理论,通常采用能量

耗散系数E 或等效黏滞阻尼系数he 来评价结构的耗

能能力,E 或he 值越大,结构的耗能性能越好。E 或

he 的计算公式为:

E=
S(ABC+CDA)

S(ΔOBE+ΔODF)
(1)

he=
S(ABC+CDA)

2π×S(ΔOBE+ΔODF)
(2)

式中:S(ABC+CDA)为滞回环包围面积;S(ΔOBE+ΔODF)为滞

回环峰值、坐标原点与横坐标轴围成的三角形面积。
表3、4为各试件在几个关键点处的能量耗散系数

E 或等效黏滞阻尼系数he。
由表3、4可知:当各构件加载位移均为93mm

时,DZXJ-1的累积耗能为32.912kN·m,DZZT-1
的累积耗能为58.327kN·m,DZDJ-1的累积耗能
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（a） DZXJ-1、DZZT-1 和 DZDJ-1 滞回曲线对比 （b） DZZT-2 的各阶段滞回曲线

（c） 1%位移加载下的滞回曲线对比 （d） 2%位移加载下的滞回曲线对比

（e） 5%位移加载下的滞回曲线对比 （f） 极限荷载处的滞回曲线对比
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注:图中位移加载值采用位移百分比表示,即加载位移与加载点至墩底截面间距离的比值。

图8　各阶段的滞回曲线对比

表3　各试件的S(ABC+CDA)和S(ΔOBE+ΔODF)

试件

编号

位移加载值1%

S(ABC+CDA) S(ΔOBE+ΔODF)

峰值荷载处

S(ABC+CDA) S(ΔOBE+ΔODF)

位移加载值3%

S(ABC+CDA) S(ΔOBE+ΔODF)

极限荷载处

S(ABC+CDA) S(ΔOBE+ΔODF)

DZXJ-1 2058.742 9757.149 14333.194 20711.775 32912.561 26804.678 49563.888 34451.365

DZZT-1 5593.997 15433.192 13823.987 25552.043 58327.154 47900.988 93115.083 57983.007

DZDJ-1 7876.350 11600.325 14734.959 18056.512 28771.687 18618.950 28771.687 18618.950

DZZT-2 1982.753 9457.067 14861.516 24099.737 38004.350 35608.313 78006.193 52317.304

　　　注:1%、3%为位移控制加载值。

为28.772kN·m。其中,DZXJ-1的最大等效黏滞

阻尼系数为0.229,DZZT-1的最大等效黏滞阻尼系

数为0.256,DZDJ-1的最大等效黏滞阻尼系数为

0.246。因此,DZZT-1的耗能性能最好,纤维混凝土
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表4　各试件的耗能系数E、等效黏滞阻尼系数he

试件编号
位移加载值1%

E he

峰值荷载处

E he

位移加载值3%

E he

极限荷载处

E he

DZXJ-1 0.211 0.034 0.692 0.110 1.228 0.195 1.439 0.229

DZZT-1 0.362 0.058 0.541 0.086 1.218 0.194 1.606 0.256

DZDJ-1 0.679 0.108 0.816 0.130 1.545 0.246 1.545 0.246

DZZT-2 0.210 0.033 0.617 0.098 1.067 0.170 1.491 0.237

给DZZT-1提供了良好的耗能能力。

2.3.4　承载能力对比分析

由表2可知:不论是屈服荷载、最大荷载还是极限

荷载,DZZT-1的荷载值都远远大于 DZXJ-1和

DZDJ-1,而DZDJ-1的荷载值略大于 DZXJ-1。说

明DZZT所用的纤维混凝土相较于 DZDJ-1所用的

UHPC给节段之间提供了更紧密的连接,而相较于现

浇桥墩,节段拼装桥墩也具有很好的完整性。

2.3.5　刚度分析

试件在反复荷载作用下的刚度退化特性,可以用

割线刚度来表示。各试件刚度(K)随层间位移角(δ)
退化规律如图9所示。

�

�
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-1
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图9　各试件的刚度退化对比

由图 9 可 知:DZXJ-1 的 初 始 刚 度 为 66
kN/mm,DZZT-1的初始刚度为70kN/mm,DZDJ
-1的初始刚度为79kN/mm。各试件随着加载位移

的增加,刚度变化趋势相同,均缓慢下降。当加载至位

移角为0.02rad时,各试件刚度均退化严重,说明此

时混凝土损伤不断增加。随着加载的继续,刚度变化

区域平缓,说明此时混凝土损伤发展成熟。图9中,

DZZT-1的刚度曲线始终在 DZXJ-1和 DZDJ-1
的刚度曲线之上,说明 DZZT-1的刚度优于 DZXJ-
1和 DZDJ-1,DZZT-1刚度退化缓慢。分析原因

为:DZZT-1所使用的纤维混凝土相较于普通混凝土

延缓 了 裂 缝 发 展,从 而 使 试 件 刚 度 退 化 变 缓。而

DZDJ-1的刚度前期优于DZXJ-1,后期趋于相同。

2.3.6　延性分析

各试件的延性系数见表5。

表5　各试件的延性系数

试件编号 加载方向
屈服位移

Δy/mm

极限位移

Δu/mm

延性系数

μ

DZXJ-1
推向 23.30 128.32 5.51

拉向 -22.57 -132.42 5.87

DZZT-1
推向 22.54 132.88 5.90

拉向 -23.45 -133.98 5.71

DZDJ-1
推向 13.47 64.24 4.77

拉向 -14.29 -74.97 5.25

DZZT-2
推向 29.38 163.52 5.57

拉向 -20.75 -153.72 7.41

由表5可知:3种独柱桥墩的延性系数均大于4,
说明延性性能良好。其中 DZZT-1的延性系数最

大,所以锥套-湿接缝连接独柱桥墩的延性最好,现浇

桥墩的延性系数比主筋搭接-UHPC湿接缝桥墩延

性略 大。锥 套 - 湿 接 缝 桥 墩 延 性 良 好 的 原 因 为:

DZZT-1所用的纤维混凝土使构件的变形能力大大

增强,纤维混凝土破坏未表现出普通混凝土的脆性特

征,具有较好的延性。3种独柱桥墩破坏时,层间位移

角均不小于3%,说明试件的变形能力较好。

3　结论

(1)4个桥墩试件在加载过程中经历了弹性阶

段、弹塑性阶段、塑性阶段和破坏阶段。从柱底接缝处

开始产生裂缝,柱底和柱身接缝处裂缝发展迅速,后期

柱底混凝土剥落,柱脚和承台交界处开裂,柱脚钢筋断

裂,是典型的弯曲破坏。
(2)DZZT-1的滞回环面积最大,而DZDJ-1的

滞回环面积最小;DZXJ-1的最大等效黏滞阻尼系数

为0.229,为DZZT-1的0.895倍、DZDJ-1的0.931
倍。由此得出,DZZT-1的耗能性能最好,纤维混凝
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土给DZZT-1提供了良好的耗能能力。
(3)DZZT-1关键特征点的荷载值都远远大于

DZXJ-1和 DZDJ-1,而 DZDJ-1的荷载值略大于

DZXJ-1,说 明 DZZT 所 用 的 纤 维 混 凝 土 相 较 于

DZDJ-1所用的 UHPC给节段之间提供了更紧密的

连接,而相较于现浇桥墩,节段拼装桥墩的完整性也很

好。DZZT-1的刚度优于 DZXJ-1和 DZDJ-1,而

DZDJ-1的刚度前期优于DZXJ-1,后期趋于相同。
(4)DZZT-1的延性系数最大,所以锥套-湿接

缝连接独柱桥墩的延性最好,现浇桥墩的延性系数比

主筋搭接-UHPC湿接缝桥墩延性略大。DZZT-1
所用的纤维混凝土使构件的变形能力大大增强,纤维

混凝土破坏未表现出普通混凝土的脆性特征,具有较

好的延性。
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