
扦梁工程 《j9f左 技末》2oo7年第1期总第6o期 

珠江黄埔大桥北汊桥索塔锚固区 

足尺节段模型试验研究 

余天庆’ 马 威’ 童智洋 郑 纲 

(1．湖北工业大学 武汉 430068 2．中铁大桥局桥梁科学研究院 430034) 

摘 要：斜拉索在塔柱上的锚固区是将斜拉桥拉索承担的上部结构自重和外荷载传递到主塔的重要结构。确保斜拉索 

与主塔的锚固区的安全至关重要，也是斜拉桥成败的关键因素之一。本文以珠江黄埔大桥为依托，简要介绍 

了大桥索塔锚固区足尺节段模型试验的方案、过程和结果，同时还得出开裂荷载和极限承载荷载等重要结果。 

通过有限元分析将试验结果与数值分析结果进行比较，结果比较接近。 
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1．实验的目的 

珠江黄埔大桥北汊桥为主跨383m的独塔斜拉 

桥，斜拉桥索塔采用门型索塔，主塔拉索锚固区 

为预应力混凝土箱形结构，单箱单室截面，由于 

未设中间横梁，且索力较大，在预应力和拉索索 

力作用下，锚固区的应力分布及其传递十分复 

杂。因此，为了研究索塔锚固区的受力特点，保 

证索塔结构安全，对锚固区采取足尺 (1：1)模型 

进行试验研究很有必要。 

2．模型空间理论分析 

理论分析包括以下内容： (1)单节段模型 

计算，确定模型的受力、应力分布情况和变形 

等；(2)多节段模型计算；(3)分析温差对索 

塔锚固区应力分布的影响； (4)混凝土收缩与 

徐变对应力分布的影响； (5)索塔整体稳定性 

分析。以下简要介绍一下单节段模型： 

采用有限元软件ANSYS9．0对珠江黄浦大桥索 

塔锚固区进行分析，计算重点为索塔锚固区受到 

预应力和斜拉索拉力时的结构应力和变形。根据 

模型的对称性，取模型的1／4建立有限元模型， 

在对称面上施加对称约束。模型以纵桥向为x 

轴，横桥向为Y轴，竖向为z轴。 

混凝土弹性模量取为3．5 X 10 MPa，泊松比 

为0．1 67，密度取为2500kg／m ，重力加速度取为 

9．8m／s ： 

o 

3．模型试验及其结果 

3．1模型的制作 

试验模型严格按照 《珠江黄埔大桥北汉桥施 

工图设计》进行细部设计，其内容主要包括劲性 

骨架、钢筋、混凝土、预应力束管道等。选取 

Z21斜拉索混凝土节段进行模型试验。 ’ 

模型放置在试验台座上，台座采用钢筋混凝 

土结构。模型与台座之间垫2mm厚钢板和一层白 

铁皮，钢板和白铁皮间涂油。荷载采用大吨位千 

斤顶配合专用加载架进行斜向加载，加载时按 

Z21斜拉索索力两端对称加载。模型所用材料的 

各项性能均满足规范和设计要求。模型混凝土强 

度等级为C50，于2006年3月2日一次性浇筑完 

成。混凝土28天立方体抗压强度为61．1MPa，28 

天实测弹性模量为3．80 X 104MPa。图1为模型结 

构示意图。 

图1 模型示意图 
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3．2模型试验及其结果 

3．2．1预应力钢束孔道摩阻试验 ’ 

3．2．1．1试验方法 

试验时选取了N4号钢束2束和N9号钢束1 

束，进行孔道摩阻试验。在预应力钢束两端安装 

压力传感器，两端同时张拉至0．1P后 ，一端固 

定，一端主动张拉，按0．1P̂加．2P̂加．4卜加．6P一 

0．8P一1．0P分级张拉 (P为张拉控制荷载，大小为 

2343．6kN)，主、被动端荷载传感器的差值即 

为孔道摩阻损失。完成后主、被动端交换 ，重 

复试验一次。然后根据不同孔道形式的预应力 

孔道所得的试验数据计算孔道的摩阻系数及孔 

道偏差系数。 

3．2．1．2试验结果 

预应力钢束与孔道壁的摩擦系数 =0．16； 

孔道 每米 局部偏 差对 磨擦 的影 响系数 

k=0．0017。 

根据 《公路钢筋混凝土及预应力混凝土桥涵 

设计规范》(J1’G D62—2004)中相应参数的参考 

值为：塑料波纹管孔道壁与预应力钢束的摩擦系 

数 =0．14～0．17； 

孔 道每 米局部 偏差 对磨擦 的影 响系 数 

k=0．0015。 

可见，本次试验实测 值处于规范中的参考 

值范围内，k值与规范值接近。 

3．2．2锚圈口摩阻损失测试 

3．2．2．1试验方法 

试验时在一根预应力钢束的两端各安装2个 

压力荷载传感器，一个安置在锚具前端面，一个 

在锚具后端面，张拉时主动端锚具前后传感器测 

得的荷载差值即为锚圈口摩阻损失。本次试验选 

取 N4rF部1钢索进行测试。 

3．2．2．2试验结果 

测试端左端锚圈口摩阻损失：1．7％；右端锚 

圈口摩阻损失：2．3％。可得锚圈口摩阻损失均值 

为：2．0％。 

3．2．3锚固回缩损失测试 

3．2．3．1试验方法 

试验时在一根预应力钢束两端的工作锚具与 

锚垫板之间各安装一个压力荷载传感器，张拉至 

设计吨位后，分别测量两端传感器锚固前和锚固 

后的数值，换算成对应的荷载，两端传感器各自 

锚固前、后测得的荷载差值即为两端的锚固回缩 

损失。本次试验选取 N4(下部1钢索进行测试。 

3．2．3．2试验结果 

测试端左端锚固回缩损失：21．9％；右端锚 

固回缩损失：23．0％，可得锚固回缩损失均值 

为：22．4％。 

3．2-4预应力钢束有效应力及沿程分布 

3．2-4．1试验方法 

在N4钢束上沿钢束长度方向从右到左粘贴七 

张应变片，编号分别为1～7，测试钢束应变。张 

拉预应力束时，测试各测点应变，反算预应力， 

并与计算值进行比较。 

3．2．4．2试验结果 

实测与计算结果对比见表1： 

预应力钢束预应力沿程分布对照表 表l 

测点号 实测应力 计算应力 实测与计算应力偏差 

l l247．2l l253．2l 0．5％ 

2 l234-35 l25n56 l_3％ 

3 9l5．22 965．64 5．2％ 

4 962．96 

5 928．47 96o．00 3-3％ 

6 722．05 741．28 2．6％ 

7 696．90 739．7l 5．8％ 

● 

3．2．5预应力钢束伸长量测试 

3．2．5．1试验方法 

在做孔道摩阻试验时，同时测量钢束的伸长 

量。理论计算值采用公式：总伸长量=直线段伸 

长量+曲线段伸长量+张拉段伸长量。本次试验 

测量的预应力钢束为上部和下部的N4号钢束各一 

束，下部的N9号钢束一束。弹性模量取Es=1．95 

×105MPa，张拉控制应力为trk=1395MPa，张拉 

段工作长度s=1．2m(N4束张拉段安装了2个压力 

荷载传感器)，0．9m(N9束张拉段安装了1个压 

力荷载传感器 )。 

3．2．5．2试验结果 

试验表明，对于 “u”型预应力钢束，实测 
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伸长量与按规范规定计算的伸长量存在一定的差 

异，实测值普遍要比理论计算值大。但是，在考 

虑了小曲率半径钢束径向位移的修正以后，各束 

实测值与计算值的偏差在一0．6％～7．9％之内。 

3．2．6模型应力和变形测点布置 

3．2．6．1混凝土应力测点的布置 

在模型斜拉索出口端面和顶面、模型内壁倒 

角处、斜拉索锚垫板周围和模型侧壁中截面等布 

置应变测点，采用温度补偿测点来消除温度应变 

的影响。锁孑L附近混凝土应变测点布置见图2。 

^— 
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1O 

图2 锁孔附近混凝土应力测点布置及编号 

3．2．6．2变形测点布置 

变形测点布置见图 3。每个测点均测量模型 

外侧面在垂直于表面的方向上的位移。 

表4 

(±)表3 

图3 变形测点布置 

3．2．7顶推加载试验 

3．2．7．1试验方法 

顶 推 加 载方 案 见 图 1，试 验 采 用 2台 

YDC10000型液压千斤顶进行加载，千斤顶活塞 

端置于斜拉索锚垫板侧 ，模拟斜拉索的大螺 

母，另一端顶在钢反力架上进行加载。加载程 

序为0．2P一0．4P一0．6P一0．8P一0．9P—1．0P一1．1P 

(P=6089kN)。 

3．2．7．2开裂荷载及裂缝观测结果 

。 

顶推试验前，对因混凝土收缩等因素引起的 

表面裂纹使用记号笔作出标记。顶推试验时，使 

用5倍放大镜寻找裂缝，并用精度为0．01mm的读 

数显微镜观测裂缝宽度 。加载至第9级荷 载 

(I．3P)时，模型混凝土出现了裂缝；加载至 

第11级荷载 (I．5P)时，两个索孔出口面裂缝 

的最大宽度大约分别为0．08mm和0．06mm。裂缝 

位置如图 4。 

图4 索孔出El面裂缝 

3．2．7-3混凝土应力测试结果 

收集各断面应力测点在顶推荷载为6089kN 

(1．0P)时的实测应力结果，然后与相应的混凝 

土预应力相叠加。 

由叠加应力分布看，加载至水平推力1．0P 

时，1—1截面Y方向应力出现了拉应力 ，最大值 

出现在索口上方的28号测点 ，剪应力在一0．86～ 

1．71MPa之间，最大主应力在一1．09～2．07MPa之 

间。这些测点的应力均未达到C50混凝土的抗拉 

强度。当顶推荷载小于1-3P时，各测点的荷载 

应力曲线基本为直线 ，应力与荷载基本成正比 

关系，模型处于弹性工作状态。当顶推荷载大 

于1．3P时，25～27和28～30测点应力突然降低， 

表明在顶推荷载为7915kN(1．3P)时，模型在 

25～27和28～30测点位置开始开裂。这也验证了 

前面的裂缝观测结论是正确的。 

3．2．8变形应力测试结果 

模型在加载至1．OP之前 ，变形和荷载基本 

成线性关系，说明模型处于弹性工作状态。在 

加载至1．OP时，表1、表3两测点的平均位移为 

(下转第35页) 
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定。施工中采用的张拉设备是YCW一150千斤 

顶，油泵型号为ZB一500。 

5．张拉检验 

张拉施工完成21d后，对3组锚索进行了检 

验 ，结果见表7。由此可以看出，锁定后单元 

应力有所减小，主要是边坡塑性变形引起的， 

总荷载大于设计荷载，单元荷载差异率最大仅 

为1．61％，变化不大 ，满足要求。 

锚索完成后张拉检验成果表 表7 

6．2张拉前应通过试验并结合岩体条件 、锚墩尺 

寸、单元张拉长度、单元张拉顺序、差异荷载 

与张拉长度匹配关系和张拉设备等因素，综合 

计算确定张拉工艺和参数。 

6．3先差异荷载张拉后超荷张拉的两序法是合理 

工艺，可保障单元间张拉后的受力均衡，一序 

差异荷载张拉长度长的单元应高于张拉长度短 

的单元 ，即 ：F 。>F B。>F c。，不 宜采用 

F 。<FB。<F 。，；张拉顺序应从单元张拉长度短的 

开始c—B—A，不宜采用 B c。二序整体超 

张拉目的是防止应力损失 ，超荷幅度应小于设 

计荷载的15％。 

6．4张拉产生的坡体变形对单元拉力均衡影响较 

大，当该值较大时，应调整张拉参数或改变锚 

头尺寸，以减小单元受力差异和总应力损失。 
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1．07mm，表2、表4两测点的平均位移为0．68mm， 

二者的计算值分别为0．95ram和0．85ram。实测值 

与计算值较为接近。电子百分表2、表4监测模型 

索孔出口面的位移，测试结果表明模型在该点处 

向外凸出；表1、表3监测模型侧壁的位移，测试 

结果表明模型在该测点处向内凹进。顶推至1．5P 

时，两个侧面位移达到最大值，分别达到一1．1Omm 

和1．85mm。 

4．结论 

(1)模型的应力测试结果与用有限元分析计 

算程序计算的结果基本一致。应力及变形试验结 

果表明，在大小为6089kN(1．0P)的顶推荷载作 

用下，模型结构基本处于弹性工作状态下； 

(2)试验模型的开裂荷载为7915l【N(13P)， 

模型的破坏荷载大于9133kN(1．5P)，该索塔 

锚固区具有足够的安全度。 

● 

(3)在模型的两个索孔出口面均出现了裂 

缝，裂缝出现的部位和总体走势都非常相近。加 

载至第11级荷载 (1．5P)时，两个索孔出口面裂 

缝的最大宽度大约分别为0．08mm和0．06mm。 
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