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桥梁高桩承台基础地震破坏机理试验研究
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摘要：进行了平面布置２×３钢筋混凝土高桩承台基础模型

试件在砂土中的往复荷载拟静力试验．基于推倒分析方法，

对试验进行了数值分析，并揭示了试件的地震破坏机理．结

果表明：试件各桩在距桩顶１倍桩径、土面以下约３～８倍桩

径范围内先后形成损伤区域；边桩最先屈服，边桩桩顶截面

最先达到极限曲率，对抗震设计起控制作用；桩顶的损伤特

征对于桩身自由段长度不敏感，而地面以下桩身的损伤特征

对自由段长度敏感．

关键词：高桩承台基础；拟静力试验；地震破坏机理；非线

性 Ｗｉｎｋｌｅｒ地基梁模型；推倒分析
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　　高桩承台基础近些年在跨河、江、海的桥梁工程
中被广泛应用，历次地震震害表明桩基础是桥梁结
构体系中的地震易损构件［１－３］．我国的桥梁抗震设计
规范要求桩基础在地震中保持弹性工作状态［４－５］，导
致实际设计中桩基需大量配筋，结构的安全性和经
济性未能取得平衡．但是，美国和日本的相关桥梁
抗震设计规范允许桩基础在某些情况下进入屈服状

态［６－７］．因此，是否能够利用桩基础的延性来消耗地
震能量成为我国工程设计人员所关心的问题，但前
提是必须掌握高桩承台基础的地震破坏机理．
国内外学者已进行了大量的桩基础试验研究．

Ｐａｒｋ等［８］，Ｓｈｅｐｐａｒｄ［９］，Ｂａｎｅｒｊｅｅ等［１０］，Ｂｕｄｅｋ等［１１］

均采用沿桩身施加确定弯矩的方式来模拟土对桩的

作用，但实际桩 土间的相互作用具有不确定性，即
当桩或土体产生塑性变形时会引起桩身弯矩的重分

布，故采用预先给定弯矩分布的方式无法准确模拟
土体对桩的真实约束．周敉［１２］采用弹塑性钢板模拟
土体对桩的作用，但该方法无法模拟由桩 土间脱空
等情况所引起的土体非线性特征．相比之下，采用
真实土体的桩基础试验较少．Ｃｈａｉ等［１３］进行了钢筋
混凝土桩柱式基础的现场足尺拟静力试验，结果表
明桩基础的水平承载力对砂土相对密度不敏感，桩
身塑性区长度对桩身自由段长度较为敏感，而对砂
土相对密度不敏感．该试验对象为单柱式基础，并且
现场拟静力试验对加载设备有很高的要求，而离心
机试验对结构缩尺比的要求给钢筋混凝土结构弹塑

性性能的准确模拟带来困难，故室内拟静力试验或
振动台试验是有效可行的方法．在拟静力试验方
面，张晨南［１４］、张永亮等［１５］分别进行了钢筋混凝土
低桩承台基础的拟静力试验，揭示了低桩承台基础
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的易损部位和破坏过程．对于高桩承台基础，张德
明［１６］进行了平面布置２×２的钢筋混凝土高桩承台
基础拟静力试验，试验表明各桩的破坏以弯曲破坏
为主，裂缝主要出现在承台与桩的连接处以及土面
以下桩身区域，试验并未揭示其地震破坏机理．在振
动台试验方面，专注于研究钢筋混凝土桩基础结构
在非液化场地下抗震行为的试验亦较少，并且研究
对象基本为低桩承台基础．韦晓［１７］完成了平面布置

２×２和２×３的桩 土 桥梁结构相互作用振动台试
验，发现低桩承台基础的地震易损部位为桩顶．
Ｃｈａｕ等［１８］完成了一个平面布置２×２的桩 土 结构
相互作用振动台试验，同样发现低桩承台基础的桩
顶截面在地震下会产生较大的应变．综上可知，以
研究桩基础抗震行为为主要目的的试验中，针对高
桩承台基础地震破坏机理的试验相对缺乏．本文以
所进行的桥梁高桩承台基础模型试件的拟静力试验

为基础，以数值分析为辅，研究模型试件的地震破坏
机理．

１　拟静力试验

１．１　试件设计、制作及安装
结合工程实际，考虑模型加工的难易程度，设计

了两个钢筋混凝土高桩承台基础原型试件，两试件
具有不同自由段长度和相同平面布置（２×３），具体
尺寸参数见表１，其中入土桩长可保证土面以下桩身
出现第二个弯矩反弯点．承台平面尺寸１．４５ｍ×
１．０ｍ，高０．６ｍ．纵向主筋采用 ＨＲＢ３３５级螺纹钢
筋，箍筋采用Ｒ２３５级光圆钢筋，材性试验结果见表

２．试件采用Ｃ４０商品混凝土进行浇筑，实测混凝土
立方体抗压强度为３４．２５ＭＰａ，弹性模量３．２５×１０４

ＭＰａ．图１为试件６０８单桩配筋情况，图中括号内数
值为试件６１４的参数，两试件配筋率相同．

表１　试件尺寸参数表

Ｔａｂ．１　Ｄｉｍｅｎｓｉｏｎａｌ　ｐｒｏｐｅｒｔｉｅｓ　ｏｆ　ｓｐｅｃｉｍｅｎｓ　ｃｍ
试件编号 Ｄ　 Ｓｄ Ｌ０ Ｌｍ
６０８　 １５　 ４５　 ８０　 ３７０
６１４　 １５　 ４５　 １４０　 ３７０

　　注：Ｄ为桩径，Ｓｄ为桩中心距，Ｌ０为自由段长度，Ｌｍ 为埋深．

表２　钢筋材料力学性能试验结果

Ｔａｂ．２　Ｍｅｃｈａｎｉｃａｌ　ｐｒｏｐｅｒｔｉｅｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｓｔｅｅｌ
钢筋类别 ｆｙ／ＭＰａ εｙ／１０－６ εｓｈ ｆｓｕ／ＭＰａ εｓｕ
ＨＲＢ３３５　 ３３５　 １　７５０　 ０．０２４　 ４９０　 ０．１５
Ｒ２３５　 ２３５　 １　１７５　 ０．０２３　 ３６０　 ０．１８

　　注：ｆｙ为屈服强度，εｙ为屈服应变，εｓｈ为强化初始应变，ｆｓｕ为极

限强度，εｓｕ为极限应变．

ａ立面图 ｂ　Ｉ　Ｉ剖面图

图１　单桩配筋图（单位：ｃｍ）

Ｆｉｇ．１　Ｓｉｎｇｌｅ　ｐｉｌｅ　ｇｅｏｍｅｔｒｙ　ａｎｄ　ｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔ
（ｕｎｉｔ：ｃｍ）

　　试件置于盛放中砂土体的钢框架土箱中，钢框
架由热轧等边角钢、工字钢和槽钢铆接拼装而成，整
体铆接固定在预制的钢筋混凝土底板上，钢架内壁
铺装３ｃｍ厚木板及薄膜以防止砂土外漏，土箱的平
面尺寸保证试件在加载方向及其正交方向的边界分

别大于６Ｄ和３Ｄ，以减小边界效应的影响［１９］．试验
所用土体为普通河沙，采购后先进行晒干处理．试件
安装时首先在距土箱底部３０ｃｍ范围内填埋砂土，
并充分压实，然后吊装试件并装砂压实，模拟实际工
程中摩擦桩的情况，达到预定填埋高度后，静置试件
待其完成沉降．试验开始前在不同位置处取土并测
试土性，砂土物理性质见表３．两试件所用土体均为
低含水率的中砂，内摩擦角相同，天然干密度相近，
相对密度稍有不同，由于相对密度对结构水平承载
力、塑性区长度等的影响不大［１３］，故本文忽略砂土土
性的略微差别对试件地震破坏机理的影响．

表３　砂土物理性质

Ｔａｂ．１　Ｍｅｃｈａｎｉｃａｌ　ｐｒｏｐｅｒｔｉｅｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｓａｎｄ
土体对应编号 ρｄ／（ｇ·ｃｍ－３） ω／％ θ／（°） ρｒ

６０８　 １．５９　 ０．３７　 ３１　 ０．６５
６１４　 １．６２　 ０．２７　 ３１　 ０．７５

　　注：ρｄ为天然干密度，ω为含水率，θ为内摩擦角，ρｒ为相对密度．

１．２　试验加载及测量方案
本次试验主要探究承台底弯矩很小的高桩承台

基础的地震破坏机理．桩 承台体系可视作质量集中
于承台中心的单自由度体系，故仅对承台施加竖向、
水平荷载．竖向加载采用固定于承台顶部的铁箱与
铅块的恒载，模拟桥墩和上部结构自重，荷载取群桩

４１３１
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基础竖向承载力的１０％，按摩擦桩计算，单桩竖向承
载力Ｐ０ 由下式求得［２０］：

Ｐ０ ＝ １２ｕＦｋＬｍ＋ＡｐＦｒ
（１）

式中：ｕ为桩身周长，Ｆｋ为桩侧摩阻力标准值，Ａｐ 为
桩端截面积，Ｆｒ为桩端承载力容许值．
对于水平加载，在承台中心施加水平力模拟地

震往复荷载．试验采用 ＭＴＳ　２４４２３Ｘ型电液伺服作
动器，以位移控制加载方式进行往复加载，幅值依次
为±５，±１０，±１５，±２０，±３０，…，±１１０，±１２０，

±１４０，±１６０，±１９０，±２２０，±２６０，±３００ｍｍ，每级
加载循环三次．
承台中心水平力和位移由作动器控制系统采

集，并通过拉线式位移计测得的水平位移校核．图２
为各桩编号（Ｐ１～Ｐ６）及应变片图示，钢筋应变由试
件制作时粘贴于钢筋上的ＢＸ１２０　３ＡＡ型应变片采
集，每个试件选取Ｐ１，Ｐ２，Ｐ６桩的ａ，ｂ号钢筋，沿桩
身自上而下共粘贴８４枚应变片．同时，在Ｐ１，Ｐ２，Ｐ６
桩距承台底５，１５，２５ｃｍ处桩身两侧布置位移计，通
过位移计的读数差间接获得截面平均曲率．加载及
测量系统见图３．

图２　应变片布置平面图

Ｆｉｇ．２　Ｓｔｒａｉｎ　ｇａｕｇｅ　ｉｎｓｔｒｕｍｅｎｔａｔｉｏｎ

图３　试验加载及测量系统

Ｆｉｇ．３　Ｔｅｓｔ　ｃｏｎｆｉｇｕｒａｔｉｏｎ　ａｎｄ　ｉｎｓｔｒｕｍｅｎｔａｔｉｏｎ

１．３　试验现象
表４详细描述了两个模型在试验过程中桩基础

易观察部分的表观现象以及砂土沉陷变化的情况．
由表可知，自由段较短的试件的桩顶截面在较小的
承台水平位移时就出现裂缝，说明自由段较短的试
件，其单桩屈服所对应的承台中心水平位移较小．

表４　高桩承台基础模型试件试验过程表观现象和破坏特征

Ｔａｂ．４　Ｏｂｓｅｒｖｅｄ　ｄａｍａｇｅ　ａｎｄ　ｆａｉｌｕｒｅ　ｆｅａｔｕｒｅ　ｏｆ

ｔｈｅ　ｓｐｅｃｉｍｅｎｓ　ｄｕｒｉｎｇ　ｔｈｅ　ｔｅｓｔ
加载阶段 破坏特征

初期

±５～
±６０ｍｍ

试件６０８：±３０ｍｍ加载结束，边桩桩顶垂直于加载
方向的截面出现明显水平微裂缝，砂土稍有沉陷
试件６１４：±４０ｍｍ加载结束，边桩距桩顶２ｃｍ处
首次出现水平裂缝，砂土整体沉陷约３～５ｃｍ

中期

±６０～
±１６０ｍｍ

两试件垂直于加载方向侧面的相似位置陆续出现水

平裂缝，并向相邻两侧面延伸，主要集中在距承台底
１　Ｄ范围内，边桩保护层混凝土逐渐剥落

后期

±１６０～
±３００ｍｍ

两试件边桩保护层混凝土不断剥落，箍筋和主筋可
见，核心混凝土部分压溃，见图４ａ；中桩最终的损伤
以网状裂缝为主，见图４ｂ；两试件加载结束后中桩
砂土沉陷均达１５ｃｍ，砂土沉陷全过程见图４ｃ

ａ边桩桩顶最终损伤情况

ｂ中桩桩顶最终损伤情况

ｃ砂土沉陷随加载幅值变化（试件６１４）

图４　桩顶损伤及砂土沉陷变化情况

Ｆｉｇ．４　Ｆａｉｌｕｒｅ　ｆｅａｔｕｒｅ　ｏｆ　ｐｉｌｅ－ｔｏｐ　ａｎｄ　ｓａｎｄ

ｄｕｒｉｎｇ　ｔｈｅ　ｔｅｓｔ
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　　试验结束后，桩身原土面位置的标线与铁箱无
相对位移，故试件无上拔现象．卸砂并取出试件观察
可知：两试件均属于典型的弯曲破坏，边桩在损伤最
严重处向中桩收拢，桩身相对变形分别达１６ｃｍ和

１０ｃｍ，见图５．以表观的混凝土开裂、剥落为依据，即
以单桩桩身混凝土四面开裂或剥落为主要损伤区

域，则试件６０８边桩的主要损伤区域集中在土面以
下４．０Ｄ～８．０Ｄ（图５ｂ中Ｂ区和Ｃ区）的范围，水平

裂缝四周贯通，保护层混凝土剥落，箍筋清晰可见；
中桩损伤较轻，集中在土面以下５．０Ｄ～７．３Ｄ（图５ｂ
中Ｅ区）范围内．相比之下，试件６１４边桩主要损伤
区域（图５ｃ中Ｂ区和Ｃ区）位置较浅，范围较小，为
土面以下３．０Ｄ～６．０Ｄ 的范围，且损伤程度相对较
轻，箍筋隐约可见；中桩损伤亦较轻，位置较浅，范围
较小，集中在土面以下４．０Ｄ～５．６Ｄ（图５ｃ中Ｅ区）
的范围，见表５．

ａ土面以下桩身实际损伤情况 ｂ试件６０８损伤示意图 ｃ试件６１４损伤示意图

图５　桩身最终损伤情况

Ｆｉｇ．５　Ｆｉｎａｌ　ｆａｉｌｕｒｅ　ｆｅａｔｕｒｅ　ｏｆ　ｓｐｅｃｉｍｅｎｓ

　　综合而言，往复荷载作用下试件在桩顶以下１Ｄ
范围和土面以下约３．０Ｄ～８．０Ｄ范围形成两个主要
损伤区域，且桩顶的最终损伤程度高于土面以下桩
身，边桩的损伤程度高于中桩．

表５　试件土面以下主要损伤区域位置及长度

Ｔａｂ．５　Ｌｏｃａｔｉｏｎ　ａｎｄ　ｌｅｎｇｔｈ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｐｌａｓｔｉｃ

ｈｉｎｇｅ　ｕｎｄｅｒ　ｇｒｏｕｎｄ
试件编号 桩类别 距原土面距离 主要损伤区域长度

６０８
边桩 ４．０Ｄ～８．０Ｄ　 ４．０Ｄ
中桩 ５．０Ｄ～７．３　Ｄ　 ２．３　Ｄ

６１４
边桩 ３．０Ｄ～６．０Ｄ　 ３．０Ｄ
中桩 ４．０Ｄ～５．６　Ｄ　 １．６　Ｄ

２　试验数值模型

为探究塑性区域出现的先后顺序和发展情况，

引入数值分析方法．基于ＯｐｅｎＳｅｅｓ平台建立三维有
限元模型，并进行推倒分析［２１］．通过数值模型的承台
中心水平力 位移曲线结果与试验结果的比较来验

证数值模型的可靠性．相比于试验的循环往复加载
方式，数值模型采用推倒分析可更直接地掌握模型
试件沿加载方向的三排桩的破坏机理，且推倒分析

比循环往复加载方式具有更高的计算效率．
２．１　材料本构
混凝土采用 Ｋｅｎｔ　Ｐａｒｋ本构模型［２２］，见图６ａ．

其中ｆｃ为非约束混凝土抗压强度，ε０ 为该峰值强度
对应的应变，εｕ为非约束混凝土极限压应变，ｆｃｋ为约
束混凝土抗压强度，ε０ｋ为所对应的应变，εｕｋ为约束混
凝土极限压应变．钢筋采用Ｃｈａｎｇ　Ｍａｎｄｅｒ本构模
型［２３］，见图６ｂ，参数取值见表２，弹性模量Ｅｓ＝１９１
ＧＰａ，初始强化切线模量Ｅｓｈ＝５　０００ＭＰａ．

ａ混凝土 ｂ钢筋

图６　材料本构曲线

Ｆｉｇ．６　Ｍａｔｅｒｉａｌ　ｃｏｎｓｔｉｔｕｔｉｖｅ　ｃｕｒｖｅｓ

　　桩 土相互作用的模拟采用ｐ　ｙ曲线法［２４］．根据
土性参数，依照美国石油协会（ＡＰＩ）规范［２５］确定ｐ
ｙ曲线，其中地基弹性模量参照美国应用技术委员
会（ＡＴＣ　３２）规范［２６］，并根据试验结果适当修正．
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２．２　数值模型建立与验证
试件的自由段长度在试验过程中随砂土沉陷逐

渐增加，故以中桩砂土面的最终沉陷深度作为数值
模型中自由段长度的增加量，两试件均为１５ｃｍ（见
图４ｃ），约为边桩外侧砂土最终沉陷深度的一半．
　　图７ａ为所建立桩 土有限元模型．桩身采用弹
塑性纤维梁柱单元，单元长度为０．１ｍ（为模拟１５
ｃｍ砂土沉陷量，土面附近单元长度０．０５ｍ），基于非
线性 Ｗｉｎｋｌｅｒ地基梁模型，在土面以下桩身各节点
建立桩 土相互作用ｐ　ｙ 单元．承台视为刚体，质量
集中在承台中心，承台与桩顶采用刚臂的形式连接，
在模型中通过大刚度弹性梁柱单元实现．由于桩身
在试验过程中无明显上拔现象，故桩尖约束竖向平
动自由度．桩身弹塑性纤维截面如图７ｂ所示，混凝
土纤维截面划分为边长１ｃｍ的正方形．

ａ有限元模型示意 ｂ桩身纤维截面划分

图７　三维有限元模型

Ｆｉｇ．７　３－Ｄ　ｆｉｎｉｔｅ　ｅｌｅｍｅｎｔ　ｍｏｄｅｌ　ｏｆ　ｓｐｅｃｉｍｅｎｓ

　　在数值模型的承台中心施加竖向恒载模拟堆
载，并对承台中心施加与试验相同的水平加载幅值，
进行推倒分析，将分析结果与试验所得的承台中心
水平力 位移骨架曲线进行对比．试验所得骨架曲线
按照ＦＥＭＡ３５６［２７］的规定，由第ｉ级加载幅值的第一
圈滞回曲线与第（ｉ－１）级加载幅值的第二圈滞回曲
线的交点通过多段线性逼近而形成的光滑曲线．数
值分析与试验结果的对比见图８，可知数值模型是可
靠的，据此可进一步探究其地震破坏机理．

３　破坏机理分析

３．１　损伤状态定义
构件损伤状态的定义是确定结构在地震作用下

受损情况的前提，参考桥墩构件损伤状态的定义，对
高桩承台基础构件的损伤状态作如下定义：

　　（１）单桩截面首次屈服，即某一截面内任一钢

ａ试件６０８

ｂ试件６１４

图８　数值模型验证

Ｆｉｇ．８　Ｖｅｒｉｆｉｃａｔｉｏｎ　ｏｆ　ｆｉｎｉｔｅ　ｅｌｅｍｅｎｔ　ｍｏｄｅｌ

筋第一次受拉屈服的状态．

　　（２）单桩截面等效屈服，即某一截面达到该截
面等效屈服曲率的状态．等效屈服曲率基于截面弯
矩 曲率分析，根据该时刻该桩的动轴力，并按照等
能量原则确定，如图９所示．由图中阴影部分面积相
等而确定的Ｍｙ即为截面等效屈服弯矩，对应的曲率

ｙ即为该截面等效屈服曲率．
（３）单桩截面破坏，即某一截面达到该截面极

限曲率的状态．截面极限曲率通过该截面的弯矩－曲
率分析，以约束混凝土达到极限压应变确定．

（４）单桩破坏，即单桩的任一截面达到破坏的
状态．

图９　截面等效屈服曲率的定义

Ｆｉｇ．９　Ｄｅｆｉｎｉｔｉｏｎ　ｏｆ　ｓｅｃｔｉｏｎ　ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔ　ｙｉｅｌｄ　ｃｕｒｖａｔｕｒｅ
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３．２　单桩损伤区域首次屈服顺序定性判断
根据试验中钢筋应变的结果，定性分析试件各

桩在桩顶和土面以下桩身两个损伤区域的损伤先后

顺序．
　　图１０为试件６０８的Ｐ６边桩作为受压桩且作动
器在拉方向时各级加载达到幅值时，ａ，ｂ号钢筋的应
变沿桩身的分布情况．图中纵轴正值为自由段桩长，
负值为桩身入土深度，横轴正值为拉应变，负值为压
应变，受压桩、受拉桩根据边桩所受动轴压力、拉力
而定．由于钢筋进入塑性后局部发热等原因可能导
致应变片数值失真，故图中仅显示加载幅值不超过

－３０ｍｍ的情况，且仅根据两图中应变片数据的相
对关系及变化趋势进行定性分析．比较图１０ａ，ｂ可
知，桩顶截面首次屈服状态的出现先于桩身截面．此
外，从定性上分析，试件６０８的受拉桩、中桩以及试
件６１４的各桩亦表现出相同的规律，限于篇幅仅列
出受压边桩的结果．因此，模型试件各桩在桩顶截面
先屈服，桩身截面后屈服．

ａ边桩桩顶受拉钢筋（拉方向Ｐ６－ｂ号钢筋）

ｂ边桩桩身受拉钢筋（拉方向Ｐ６－ａ号钢筋）

图１０　试件６０８边桩主筋应变随加载幅值的变化

Ｆｉｇ．１０　Ｖａｒｉａｔｉｏｎ　ｏｆ　ｓｔｅｅｌ　ｓｔｒａｉｎ　ｏｆ　Ｓｐｅｃｉｍｅｎ

６０８ｗｉｔｈ　ｌｏａｄｉｎｇ　ａｍｐｌｉｔｕｄｅ

３．３　各桩破坏顺序定量分析
群桩基础在水平力作用下，各桩受到不同动轴

压力、拉力作用，导致各桩的损伤历程必然不同．基
于数值模型，通过推倒分析定量确定沿着加载方向
的受拉桩、中桩、受压桩的屈服顺序．以试件６０８为
例详述如下．
首先，根据纤维截面钢筋的应变达到屈服应变

１　７５０×１０－６可得，受拉桩、中桩、受压桩的桩顶首次
屈服状态对应的承台水平位移分别为２９，３１，３４
ｍｍ，这与试验现象中±３０ｍｍ加载工况结束后桩顶
截面观察到明显细微裂缝相呼应；同时，土面以下最
大弯矩处首次屈服状态对应的承台水平位移分别为

７０，８０，９５ｍｍ，进一步由数值模型的截面曲率发展
规律可知，各桩桩顶、桩身截面的等效屈服状态的出
现顺序与各桩首次屈服出现的顺序相同．因此，综
上可知，受拉桩、中桩、受压桩的桩顶截面首先依次
屈服，然后土面以下最大弯矩处依次屈服，最终各桩
在桩顶和土面以下最大弯矩处附近分别形成两个塑

性区域．
虽然在地震中某一瞬时三排桩的动轴力不同，

但对于整个地震过程而言，各单桩受到动轴压力、拉
力的交替作用，故可认为试验所进行的三排桩试件
的边桩受力特性是等价的．以下对于损伤过程的分
析亦不考虑受压桩与受拉桩之分．对于试件６０８，边
桩、中桩的桩顶截面首次屈服对应的承台水平位移
分别为２９，３１ｍｍ，等效屈服对应的水平位移分别为

３２，３３ｍｍ，边桩、中桩的土面以下桩身截面首次屈
服对应的承台水平位移分别为７０，８０ｍｍ，等效屈服
对应的水平位移分别为７５，８５ｍｍ．
对于钢筋混凝土构件破坏状态的确定，通常存

在三种判定依据，满足以下任一条件即到达破坏状
态：１１主筋断裂，２２核心混凝土压溃，３３结构水平承
载力下降为峰值的８５％．对于本文的试件，由试验现
象可知主筋未断裂，且水平承载力在下降到峰值的

８５％前桩顶保护层混凝土已经明显剥落，钢筋清晰
可见，核心混凝土部分压碎，而土面以下桩身受土体
约束作用，损伤程度相对较低，核心混凝土基本完
好，故以桩顶损伤区域（１Ｄ）的截面平均曲率达到极
限曲率确定单桩的破坏状态，即通过距承台底１５ｃｍ
处边桩两侧位移计读数而间接计算的截面平均曲率

达到截面极限曲率来确定．
图１１为基于试验骨架曲线的两试件地震破坏

机理的比较．由图可知，试件６０８，６１４桩顶截面屈服
对应的水平位移分别近±３０，±４０ｍｍ，这与试验现
象相符，试验时两试件分别在３０，４０ｍｍ加载幅值
结束后初次观察到桩顶水平裂缝的出现，说明混凝
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土开裂促使主筋屈服．比较两试件可知，桩身自由段
长，整体结构的水平刚度较小，水平承载力较小，单
桩桩顶、桩身截面屈服对应的承台中心水平位移较
大，单桩破坏对应的水平位移亦较大．

图１１　试件地震破坏机理比较

Ｆｉｇ．１１　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｎ　ｓｅｉｓｍｉｃ　ｆａｉｌｕｒｅ

ｍｅｃｈａｎｉｓｍ　ｏｆ　ｓｐｅｃｉｍｅｎｓ

　　图１２给出两试件破坏顺序的示意，图中箭头指
向位置为桩顶、桩身出现屈服的位置，阴影部分代表
由试验观察到的主要损伤区域，阿拉伯数字代表各
损伤状态出现的顺序．由图可知，水平荷载作用下，
试件的边桩桩顶截面最先屈服，进入塑性状态，然后
中桩桩顶截面屈服，在各桩顶截面屈服后，边桩土面
以下最大弯矩处截面屈服，之后中桩的桩身截面屈

ａ试件６０８

ｂ试件６１４

图１２　试件地震破坏顺序示意图

Ｆｉｇ．１２　Ｓｃｈｅｍａｔｉｃ　ｐｌｏｔ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｓｅｉｓｍｉｃ　ｄａｍａｇｅ　ｐｒｏｃｅｓｓ

服；在各桩桩顶、桩身截面先后进入塑性状态的过程
中，沿桩身内力重分布，导致桩顶截面的塑性区域逐
渐向下发展，而桩身截面的塑性区域主要逐渐向上
扩展，致使各桩先后形成两个塑性区域，随加载幅值
增大，桩顶截面损伤加剧，最终边桩桩顶截面核心混
凝土压溃，边桩破坏．
　　进一步比较桩身主要损伤区域的位置可知，桩
顶的损伤区域对桩身自由段长度不敏感，两试件均
在距承台底１Ｄ的范围内．而土面以下桩身的主要损
伤区域对桩身自由段长度较为敏感，试件６０８，６１４
的边桩分别在土面以下约７．５Ｄ，５．５Ｄ 处进入屈服
状态，并且桩身主要损伤区域的范围分别发展为

４．０Ｄ和３．０Ｄ．由此可见，桩身自由段短，桩身屈服
位置越深，主要损伤区域范围越大．

４　结论

（１）水平往复荷载作用下，高桩承台基础模型试
件的桩顶及土面以下桩身的裂缝主要是水平向的，
说明两个试件的破坏类型均为弯曲破坏．

（２）试件的各桩在距桩顶１Ｄ 和土面以下３Ｄ～
８Ｄ范围内先后形成两个损伤区域．

（３）试件在水平往复荷载作用下，边桩桩顶截面
首先屈服，中桩桩顶截面随后屈服，各桩桩顶截面屈
服后，土面以下边桩桩身截面屈服，中桩桩身之后屈
服；整个高桩承台基础的边桩桩顶截面最先破坏，从
而导致边桩破坏．故对于整个高桩承台基础的抗震
设计而言，边桩起控制作用．

（４）在桩周土体性质相同的前提下，桩身自由段
长度短，试件各损伤区域到达屈服所对应的承台中
心水平位移较小，单桩破坏对应的水平位移亦较小．
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