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摇摆墙在框架结构抗震加固中的应用
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摘要:介绍一种摇摆墙体系及其在框架结构抗震加固中的应用。摇摆墙是采用特殊构造、底部具有一定转动能力和较大抗
侧刚度的结构墙体，它能够有效控制结构在地震作用下的侧向变形模式，且能够以多种方式与消能减震装置结合，提高结
构的耗能能力，进而提升结构整体的抗震能力。通过集中质量层模型的动力弹塑性分析研究了摇摆墙的刚度需求，介绍国
际上首个采用摇摆墙体系抗震加固的 11 层钢骨混凝土框架结构实例，并对加固前后的结构抗震性能进行对比分析。结果
表明，摇摆墙体系能够有效降低结构在不同地震动输入下的平均地震响应，且可显著减小结构地震响应的离散性，使结构
的损伤模式和抗震性能更加易于控制。
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Seismic retrofit of frame structures using rocking wall system
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Abstract: An innovative seismic passive control system of rocking walls was introduced． Rocking walls are specially-
detailed structural walls with finite rotating capacity at the base and large lateral stiffness． The rocking wall system is
capable of controlling the lateral deformation pattern of the building structure and allows flexible arrangement of energy
dissipation devices in order to increase the energy dissipation capacity of the building． Stiffness demand for the rocking
wall was studied through nonlinear dynamic analysis of lumped mass model with vertically continuous components． An
application of the rocking wall system to the seismic retrofit of an 11-story steel reinforced concrete frame was
introduced． The seismic performances of the structure before and after the retrofit were compared through nonlinear
dynamic analysis． Results show that the rocking wall system can significantly reduce the seismic responses to different
earthquake ground motions as well as their dispersions． This makes the damage mechanism and the seismic
performance of the retrofitted building more predictable．
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0 概述

基于经济与损失均衡的考虑，根据现行的建筑

结构抗震设防目标，建筑结构在强烈地震作用下产

生一定程度的损伤是不可避免的。长期以来，保证
结构具有足够的延性被认为是提高结构抗震性能的

经济途径，但结构延性加大同时意味着结构损伤程

度增大。另一方面，只有当结构损伤按照预期的模
式发生和发展，即结构的损伤机制受到控制时，延性

对提高结构的抗震性能才有意义。因此，有效控制
结构的损伤部位和损伤程度，在结构抗震设计中是

非常重要的理念和所追求的目标。然而受各种因素
的影响，传统抗震结构往往很难实现预期的损伤机

制，如汶川地震中大多数框架结构未能实现预期的

“强柱弱梁”破坏机制［1］。
近年来，有研究者提出“受控摇摆结构体系”的

概念，通过控制结构的侧向变形模式来避免因地震

输入不确定性和结构自身性能不确定性可能引起的

损伤集中，实现预期的整体型损伤机制。摇摆结构
体系通常由一个或多个刚度较大且可以绕其底部发

生有限转动的整体型摇摆构件和安装在摇摆构件与

主体结构或基础之间的消能减震装置组成。整体型
摇摆构件控制结构的侧向变形模式，消能减震装置

则可提高结构的耗能能力，减小结构的地震响应。
这样做的另一个好处是使损伤集中于专门的耗能构

件中，结构在经受强烈地震作用之后只需更换这些

耗能构件即可修复，具有更高的“可修复性”。Ajrab
等( 2004 ) ［2］，Midorikawa 等 ( 2007 ) ［3］，Marriott 等
( 2008) ［4］和 Deierlein等( 2009) ［5］都提出了具有这些
特点的摇摆结构体系。
本文介绍的摇摆墙体系是将采用特殊构造的后

张预应力混凝土墙体作为整体型摇摆构件，并在摇

摆墙体与主体结构之间设置钢阻尼器。文中将阐述
摇摆墙体系抵抗地震作用的基本原理及其对结构损

伤机制的控制; 通过考察摇摆墙刚度与结构层间变

形集中程度之间的关系，建立确定摇摆墙刚度的方

法; 详细介绍国际上首个应用设置阻尼器的后张预

应力混凝土摇摆墙对实际框架结构进行抗震加固的

实例，通过动力弹塑性分析对该结构加固前后的抗震

性能进行比较，论证摇摆墙框架结构体系的优越性。

1 摇摆墙框架结构体系的抗震原理

结构的破坏机制是结构极限状态设计须考虑的

关键问题。根据塑性理论，只要能够准确把握并有
效控制结构的破坏机制，就可以通过上限定理和下

限定理确定结构承载力。以图 1 所示的假想没有任
何位移边界约束的框架为例，在图 1a 所示组合剪力
作用下，该框架可能出现的破坏机制可以简化为图

1b ～ 1f的 C1、C2、B1、B2 和 CB3 等 5 种，图中实心圆
圈代表结构构件中的塑性铰。

图 1 没有约束的框架在组合剪力作用下
可能出现的破坏机制

Fig． 1 Possible failure mechanisms for a sidesway
moment-resisting frame under combined shear forces

C1、C2、B1 和 B2 均为局部破坏机制，其中 C1 和
C2 为柱铰机制，B1 和 B2 为梁铰机制。C1 和 B1 是
最不利的破坏机制，结构大部分构件的承载力和耗

能能力没有得到发挥，其耗能能力很低，塑性铰会发

生非常大的塑性变形，在结构设计中应尽量避免。
相比之下，C2 和 B2 的破坏机制稍好一些，结构的耗
能多一些，但仍没有充分发挥结构各个构件的承载

力和耗能能力。与之相比，CB3 为整体型破坏机制，
结构中各个构件的承载力和耗能能力对结构的整体

抗震能力都有所贡献，由于塑性变形比较分散，每个

塑性铰的变形也不会太大。
对于建造在可靠地基上的实际框架结构，如图

2a所示，在地震作用下不会出现 B1 或者 B2 的梁铰
机制。实际只可能发生 C1、C2 和 CB3 等 3 种破坏机
制。如上文所述，C1 和 C2 破坏机制对结构的抗震性
能较为不利，但历次震害表明，这两种破坏机制比

CB3 破坏机制更容易发生。图 2b所示的阪神地震中
神户市政厅结构的层破坏机制就是 C1 破坏机制的
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图 2 框架结构的柱铰机制震害实例
Fig． 2 Failure cases due to plastic hinge at column ends in RC moment resisting frames

典型案例。汶川地震中也有大量的钢筋混凝土框架
结构发生薄弱层破坏: 图 2c 为某框架结构在第 2 层
发生严重塑性变形集中的情形; 图 2d 为都江堰市某
框架结构首层框架柱破坏的情景，该结构首层框架

柱上下端几乎全部出铰，而其他楼层则基本完好。
经过长期震害调查的经验积累，工程师和研究

人员已充分认识到，就多层建筑结构抗震安全性而

言，柱比梁更加重要。这不仅因为柱是结构竖向荷
载向基础传递的主要构件，而且强柱可抑制图 1 中
C1 或 C2 等局部破坏机制。然而，由于受结构设计参
数的制约和出于对经济性的考虑，一般建筑结构中，

柱的刚度和承载力难以确保实现所希望的 CB3 破坏
机制。剪力墙具有较大的抗侧刚度，可以有效控制
结构的侧向变形模式，但其较大的抗侧刚度也使其

成为结构中率先发生损伤甚至破坏的构件。为了在
结构中引入能够有效控制侧向变形模式的整体型构

件，同时避免该整体型构件在地震作用下发生损伤，

Wada等( 2009) 提出在结构上附加如图 3a 所示的抗
侧承载力和抗侧刚度都较大的摇摆墙，形成摇摆墙

框架结构体系［6］。摇摆墙在底部与基础铰接，允许
其发生有限转动，但不至产生损伤。当摇摆墙具有
足够的侧向承载力和刚度来抑制 C1 或 C2 局部破坏
机制出现时，结构将能实现 CB3 的整体型破坏机制，
如图 3b 所示。这种破坏机制具有更大的耗能能力
和更小的塑性变形。

( a) 摇摆墙框架结构

( b) 整体破坏机制

图 3 摇摆墙框架结构体系及其破坏机制
Fig． 3 Moment resisting frame with rocking walls

2 摇摆墙的刚度需求

摇摆墙框架结构体系设计的一个核心内容是确

定摇摆墙的刚度。设置摇摆墙的目的是尽量使框架
结构在强震作用下能够形成如图 3b 所示的破坏机
制，以使框架结构各层的抗震能力得以充分发挥。
在水平荷载作用下摇摆墙框架结构体系侧移模式的
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控制效果可以用式( 1 ) 所示的层间位移集中系数
( DCF) 表示。

DCF =
θmax
ur /H

( 1)

式中: θmax 为摇摆墙框架结构所有楼层层间位移角的
最大值; ur 为结构的顶点位移; H为结构总高。
层间位移集中系数 DCF 越接近 1. 0，结构各楼

层的层间位移角越趋于一致，结构整体侧向变形模

式的控制效果就越好，框架结构各层构件的抗震能

力也越能够得到充分发挥。
另一方面，可采用式( 2) 所示的刚度系数 α 来衡

量摇摆墙在摇摆墙框架结构体系中的相对刚度［7］。

α = EI
kh3 ( 2)

式中: EI为摇摆墙的截面抗弯刚度; k为框架结构的
层剪切刚度; h为层高。
通过考察摇摆墙框架结构的层间位移集中系数

DCF与其刚度系数 α 之间的关系，可在一定控制目
标下给出摇摆墙需求刚度的计算公式。以图 4 所示
的由集中质量剪切层模型和连续的弹性杆单元组成

的简化模型为对象，通过动力弹塑性分析计算具有

不同刚度系数 α的层间位移集中系数 DCF。图 4 中，
弹性杆单元代表摇摆墙，剪切层模型代表延性框架。
分析中假设延性框架各楼层具有最大位移点指向型

滞回特性。分别考察 3 层、6 层和 9 层的摇摆墙框架
结构算例。各层只具有水平方向自由度，不考虑竖
向荷载和 P-Δ 效应的影响，各层的质量与刚度沿高
度均匀分布。3 层、6 层和 9 层摇摆墙框架结构模型
的 1 阶周期 T1 分别为 0. 3 s、0. 6 s 和 0. 9 s。各层的
侧向承载力符合我国 GB 50011—2001《建筑抗震设
计规范》［8］中底部剪力法给出的楼层剪力分布( 图 5，
图中横坐标楼层剪力系数定义为: 剪力 /楼层上部结
构重力) 。各层的集中质量与摇摆墙通过水平刚性
链杆铰接相连。摇摆墙的截面抗弯刚度为 EI，墙体
底部与基础假设为理想铰接。
采用从美国 PEER /NGA数据库和中国强震台网

中心( CSMNC) 在 2008 年汶川地震中得到的强震记
录中选取的 22 条强震地面运动记录作为地震输入。
地震动记录选取规则如下: ①地震震级 Ms ＞ 6. 5; ②
断层距大于 10 km;③ PGA＞ 0. 2 g且 PGV＞ 15 cm /s;
④30 m土层平均剪切波速介于 200 ～ 500 m /s 之间;
⑤记录的有效周期至少达到 6s; ⑥同一地震最多只
取 PGV最大的 3 条记录; ⑦仪器位于自由场地或小
型建筑物的地面层。所选地震动记录的详细信息见
文献［9］。计算时将地震动记录按结构 1 阶周期 T1

对应的加速度谱值 Sa ( T1 ) 进行调幅，使 Sa ( T1 ) =
α1g，α1 为基底剪力系数，即图 5 中 1 层的楼层剪力

图 4 带摇摆墙的集中质量剪切层模型
Fig． 4 Lumped-mass cantilever model with rocking wall

图 5 不同层数框架的楼层剪力分布
Fig． 5 Distributions of story shear coefficients

系数，g为重力加速度。
动力弹塑性分析得到的 3 层、6 层与 9 层摇摆墙

框架结构模型的刚度系数 α 与层间位移集中系数
DCF的关系见图 6。由图可见，随着刚度系数 α的增
大，DCF有迅速减小且趋向于 1. 0 的趋势; 随着结构
层数 N的增多，DCF逐渐增大，且当刚度系数 α较小
时，不同地震动激励下的 DCF 的离散性随着楼层的
增多而显著增大。
本文建议将弹性框架结构仅按其 1 阶振型振动

时的层间位移集中系数 DCF作为控制目标。对于上
述 3 层、6 层和 9 层的结构模型，相应的 DCF 控制目
标分别为 1. 34、1. 45 和 1. 49，相应的刚度系数 α分别
为 0. 054、0. 512 和 0. 942，以此作为框架结构的需求
刚度系数 αdem，如图 6d 所示。注意到随着结构层数
N的增多，需求刚度系数 αdem基本呈线性增长。通过
最小二乘拟合得到的 αdem 与层数 N之间的线性关系
如式( 3) 。

αdem = 0. 148N － 0. 368 ( 3)
当采用普通钢筋混凝土摇摆墙时，强震作用下

墙体可能开裂，故在式( 3) 的基础上考虑开裂引起的
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( a) 9 层框架结构

( b) 6 层框架结构

( c) 3 层框架结构

( d) DCF平均值及控制目标

图 6 刚度系数 α与层间位移集中系数 DCF的关系
Fig． 6 Curves of drift concentration factor ( DCF)

versus stiffness factor α

摇摆墙刚度降低，建议按式( 4) 确定摇摆墙的需求刚
度系数 αdem。

αdem = 0. 148N －( )0. 368 / Rcr ( 4)

式中，Rcr 为考虑摇摆墙开裂影响的刚度降低系数，

对于强震作用下保证不开裂的预应力混凝土摇摆

墙，Rcr = 0. 95，对于普通钢筋混凝土摇摆墙，建议偏
于保守地取 Rcr = 0. 50。

3 摇摆墙体系在抗震加固中的应用

摇摆墙体系在东京工业大学 G3 楼的抗震加固
改造项目中得以应用。该楼建于 1979 年，是一栋 11
层钢骨混凝土框架结构的综合教学楼，屋面标高为

39. 7 m，结构平面布置如图 7 所示。1981 年，日本对
《建筑基准法》作了大幅修订。2006 年的抗震鉴定表
明，G3 楼不满足日本 1981 年《建筑基准法》的要求，
尤其在结构纵向 ( X向) 亟待进行抗震加固。

图 7 加固前后的结构平面布置
Fig． 7 Structural plan layouts of building before

and after retrofit

与一般的增大构件截面等加固方法不同，G3 楼
的加固方案并不局限于对原结构的各个构件进行加

固，而是从控制结构整体损伤机制的角度出发，利用

既有结构在平面上存在的 6 个凹槽( 图 7) ，在结构外
立面附建 6 片具有较大抗侧承载力和刚度的后张预
应力混凝土摇摆墙，墙体底部与基础铰接，在地震作

用下可绕其转动。沿摇摆墙两侧，在墙与既有框架
柱之间安装钢阻尼器，增加结构的耗能能力。在每
个楼层水平位置，通过水平钢支撑将摇摆墙与各层

楼板相连，见图 7。图 8 是加固前后结构的示意图。
所有 6 片摇摆墙的横截面尺寸均为 4 400 mm ×
600 mm。为提高摇摆墙的抗裂承载力，对摇摆墙竖向
施加后张预应力，控制应力为预应力钢绞线名义屈

服强度的 68%，每片摇摆墙的有效预应力约为
7 MPa。
摇摆墙底部与基础的铰接通过图 9 所示的齿状

铰支座实现。摇摆墙两侧的钢阻尼器的耗能腹板采
用 SLY225 型低屈服点钢材，剪切屈服强度 τy =
130 MPa，剪切模量 G = 78. 8 GPa。耗能腹板厚度均
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( a) 加固前的结构

( b) 加固后的结构

图 8 加固前后的 G3 楼
Fig． 8 3D view of G3 Building before and after retrofit

为6 mm，长度沿楼层变化，从 750 mm至 1 500 mm不
等，如表 1 所示。图 10 为在东京工业大学进行的钢
阻尼器往复加载试验照片和阻尼器的滞回曲线。试
验结果表明，在高达 9%的剪切应变下，钢阻尼器仍
能稳定地保持其名义受剪承载力而不发生显著的承

载力退化［10］。

表 1 钢阻尼器的耗能腹板长度
Table 1 Web length of steel dampers

设置楼层
耗能腹板长度 L /mm

中部摇摆墙 端部摇摆墙

第 10、11 层 750 —
第 8、9 层 1 000 750
第 6、7 层 1 250 1 000
第 2 ～ 5 层 1 500 1 000
首层 — —

4 结构加固前后的抗震性能

利用通用有限元程序 ABAQUS6. 7-1 对 G3 楼加
固前后的结构进行弹塑性动力时程分析。在前述强
震记录选取方法的基础上进一步要求同一地震最多

只取 PGV最大的 1 条记录，得到用于整体结构杆系
有限元模型弹塑性动力时程分析的 10 条强震记录。
所有地震记录均按照地面峰值速度 PGV = 50 cm /s

图 9 摇摆墙与钢阻尼器的细部
Fig． 9 Detailing of rocking wall and steel damper

( a) 试验照片

( b) 滞回曲线

图 10 钢阻尼器的变形及其滞回曲线
( 耗能腹板长 750 mm)

Fig． 10 Steel damper deformations and its hysteretic
response to cyclic loading ( L = 750 mm) ［10］
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进行调幅，PGV = 50 cm /s是日本抗震设计中普遍采
用的第二水准地震动强度水平，大致相当于我国现

行建筑抗震设计规范中 8 度罕遇地震水平。
根据结构沿纵向的对称性，只建立半边结构的

模型，并且为半边的 3 榀 SRC 框架分别建立二维模
型，同时为不同框架同一楼层的节点施加约束，使其

具有相同的水平位移( 即 X方向的位移) 。原结构的
SRC框架采用纤维截面梁单元模拟。钢材和混凝土
纤维分别采用自定义材料本构模型。文献［9］详细
讨论了该模型的有效性与准确性。
摇摆墙的预期性能目标是在罕遇地震作用下保

持弹性，因此在建模时采用弹性梁单元和水平刚臂

组合模拟摇摆墙。刚臂端部通过钢阻尼器与 SRC 框
架相连。钢阻尼器由一个竖向的具有理想弹塑性滞
回特性的双线性弹簧和一个具有很大刚度的水平线

弹性弹簧模拟。
图 11 给出了所有 10 条地震记录作用下，G3 楼

加固前后的楼层水平位移和层间位移角。从层间位
移角分布可以看出，原 G3 楼结构的首层和中间层都
可能成为薄弱楼层，这取决于地震动的性质 ( 图

11a) 。采用摇摆墙体系进行抗震加固之后，结构在
不同地震记录作用下的变形模式趋于一致，结构底

部楼层的变形最大，向上逐渐减小( 图 11b) 。

( a) 既有结构

( b) 加固后的结构

图 11 地震作用下 G3 楼加固前后的峰值位移
与层间位移角

Fig． 11 Seismic performance of G3 Building
before and after retrofit

为了进一步阐明摇摆墙与钢阻尼器对于结构抗

震性能的贡献，图 12 比较了原结构、只采用摇摆墙加

固的结构以及同时采用摇摆墙和钢阻尼器进行加固

的结构在 10 条地震记录作用下层间位移角的平均
值。从图 12a可以看出，仅设置摇摆墙可有效地抑制
结构出现薄弱层，结构各层的最大层间位移角分布

趋于均匀，结构的最大层间位移角也有所减小。在
结构侧向变形模式受到摇摆墙控制的条件下，再加

入阻尼器，则可以有效提高结构的抗震承载力和耗

能能力，从而使结构的最大层间位移角显著减小。
图 12b比较了原结构、只采用摇摆墙加固的结

构以及同时采用摇摆墙和钢阻尼器进行加固的结构

在 10 条地震记录作用下最大层间位移角的离散性，
即首先对每个结构分别按顶点位移对其在不同地震

记录作用下的位移与变形响应进行归一化，再计算

响应的离散性，以排除地震动强度的离散性的影响。
从图 12b 可以明显看出，增设摇摆墙和阻尼器后结
构变形的离散性显著减小，这说明结构损伤模式受

到控制后，结构的弹塑性地震响应的离散性会显著

降低，从而减小了地震动的不确定性可能对结构抗

震性能造成的影响。

( a) 最大层间位移角平均值

( b) 最大层间位移角的离散系数

图 12 摇摆墙与钢阻尼器对结构抗震性能的贡献
Fig． 12 Seismic benefits of using rocking walls

and steel dampers

由此可见，通过摇摆墙体系控制结构在地震作

用下的变形模式，强制结构以第 1 振型振动，可以有
效地提高结构地震作用响应的可预测性，避免结构

出现预料之外的破坏机制，也便于对预期的损伤和

耗能部位进行设计，以充分发挥整体结构中不同构
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件的抗震能力，从而有效提高结构整体的抗震性能。
G3 楼于 2010 年采用摇摆墙体系加固完成。在

2011 年 3 月 11 日的里氏 9. 0 级日本东北太平洋地震
中，距离震中约 400 km 的 G3 楼也经受了一定程度
的地震地面运动。安装在 G3 楼地下 1 层的加速度
计记录到的结构纵向的地面峰值加速度 ( PGA) 为
67. 3 cm /s2，横向为 52. 8 cm /s2。震后，该结构横向
新建的普通剪力墙( 即图 7 中的“横向加固墙”) 底部
出现许多剪切斜裂缝，最大裂缝宽度在 0. 2 mm 以
下，属轻微损伤。与之相比，结构纵向的摇摆墙未发
现任何损伤。摇摆墙底部的齿状铰支座有沿结构纵
向错动的痕迹，钢齿边缘的表面涂层有少许剥落( 图

13) 。在下部楼层摇摆墙与原结构间设置的钢阻尼
器耗能腹板上可以看到斜向交叉的剪切变形痕迹

( 图 14) ，表明这些耗能腹板在地震作用下可能已经
屈服并耗散地震输入能量。虽然 G3 楼在此次地震
中遭受的地面运动作用比较轻微，但可以看出，与传

统的剪力墙体系相比，摇摆墙体系的损伤机制控制

更加优越。

图 13 摇摆墙底部齿状铰支座的漆层剥落
Fig． 13 Peeling off of painting on

tooth-like pin bearing

图 14 钢阻尼器腹板上的剪切变形痕迹
Fig． 14 Sign of shear deformation on web plate

of steel damper

5 摇摆墙体系加固设计要点

在运用摇摆墙体系进行抗震加固时，摇摆墙和

阻尼器的性能需求取决于既有结构的特性。摇摆墙

与既有结构之间互相依赖，在设计中应进行整体结

构分析。根据 G3 楼的设计经验，建议按以下步骤进
行摇摆墙结构体系的设计:

( 1) 根据刚度需求初步确定摇摆墙的截面尺寸
摇摆墙框架结构体系的重要特征是通过具有较

大抗侧刚度的整体型构件———摇摆墙，来控制结构
的变形模式和损伤机制，因此在设计摇摆墙框架结

构体系时，首先应根据结构层数，按照本文式( 4 ) 估
计摇摆墙的刚度需求并初步确定其截面尺寸。
( 2) 根据结构的耗能需求初步确定钢阻尼器的

数量与尺寸

初步设计阶段，可在以下两点假设的基础上估

算钢阻尼器的数量与尺寸: ①在设防烈度地震作用
下地震输入能量全部由钢阻尼器吸收; ②各个钢阻
尼器应具有相同的变形。应保证钢阻尼器的总塑性
耗能能力 EH 大于地震输入能量 EI，即 EH ＞ EI。
由于我国现行建筑抗震设计规范尚没有基于能

量的抗震设计方法，抗震设计中采用的地震输入能

量 EI 的取值可采用式( 5) 计算
［11-12］。

EI = 1
2 mS2

vp ( 5)

式中: m为结构的总质量; Svp 为拟速度反应谱值，可

由现行建筑抗震设计规范规定的拟加速度反应谱值

计算得到。
钢阻尼器在罕遇地震作用下的塑性耗能可按式

( 6) 计算［11］。

EH = ∑
i
2Fyi δui － δy( )

i ni ( 6)

其中: Fyi 为钢阻尼器的名义屈服承载力; δyi 和 δui 分
别为钢阻尼器的屈服变形和结构达到罕遇地震作用

下目标层间位移角时钢阻尼器的变形; ni 为累积耗

能系数，按照文献［11］的建议取为 5。
( 3) 通过非线性计算分析检验加固后结构体系

的抗震性能

在初步确定了摇摆墙和钢阻尼器的布置之后，

可采用动力弹塑性分析、等效线性化分析等方法计
算加固后结构体系在罕遇地震作用下的响应。应根
据计算结果检查:①结构的变形是否满足规范要求;
②结构的层间变形集中系数是否达到预期目标;
③钢阻尼器的耗能能力是否满足要求。
( 4) 摇摆墙承载力设计和各部位连接构造设计
由上一步的计算结果可确定摇摆墙的承载力需

求，以此为基础可对摇摆墙进行配筋设计，必要时还

应考虑对摇摆墙施加预应力以提高其开裂承载力。
摇摆墙是实现预期损伤模式和充分发挥结构抗震能

力的关键构件，其承载力设计可适当偏于保守。
此外，摇摆墙与基础之间，摇摆墙和既有结构之
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间的连接设计也应给予足够的重视。摇摆墙与基础
之间的支座，既要能够允许有限的转动，而且要具有

足够的抗侧承载力，本文介绍的齿形铰支座值得借

鉴。摇摆墙与既有结构之间的连接应能够保证二者
的共同变形，使摇摆墙能够发挥控制整体结构变形

模式的作用，且连接构件不会引起摇摆墙或既有结

构的局部破坏。

6 结语

本文介绍了摇摆墙的基本概念，并通过典型案

例的应用和分析，说明了摇摆墙体系的减震效果，主

要体现在以下两个方面:

( 1) 摇摆墙体系可以有效控制结构的变形和损
伤模式，抑制柱铰机制等局部破坏机制的出现，避免

结构因地震动的不确定性可能引起的结构破坏模式

的随机性，并使结构在强烈地震作用下的非线性响

应更加易于预测;

( 2) 采用摇摆墙体系进行加固的结构，具有明确
的耗能部位。在这些位置安装专门的耗能减震装
置，可以充分发挥这些装置的作用，显著提高结构的

耗能能力，减小结构的地震响应。另一方面，当在预
期损伤部位采用易于更换的结构构件时，可以极大

地提高建筑结构震后的可修复性，减小地震带来的

经济损失。
需要指出的是，摇摆墙框架结构体系的研究在

我国还刚刚起步，摇摆墙底部的铰接构造既要求能

够承受较大剪力，又要能够允许较大的转动变形，其

具体构造措施有待进一步完善。此外，摇摆墙与主
体结构连接的构造细节，以及摇摆墙的承载力和刚

度与主体结构的合理配比关系等，都是值得开展进

一步深入研究的课题。
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