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摘   要  

 I

摘  要 

强震下的损伤机制控制是保证建筑结构抗震安全的关键。本文在结构体系

设计和抗震需求分析两个层次上系统地研究了摇摆墙-框架结构的抗震性能和基

于损伤机制控制的抗震设计方法。主要研究工作和成果如下： 

1. 基于通用有限元程序 ABAQUS 开发了用于纤维截面杆系单元的钢筋与

混凝土单轴本构滞回模型，通过与试验数据的对比，验证了该模型在模拟钢筋

混凝土杆系结构非线性地震响应方面的合理性。 

2. 比较了动力弹塑性分析中常用的地震动记录选取方法，通过算例分析指

出了结构在非线性响应阶段的等价周期对不同地震动记录选取方法效果的影

响。建立了适用于评估不同建筑结构抗震性能的地震动记录选择集。 

3. 通过研究摇摆墙-框架结构的变形模式与摇摆墙刚度之间的关系，提出了

确定摇摆墙刚度需求的实用方法；通过对典型工程的计算分析指出，摇摆墙-框

架结构在不同地震动作用下变形模式能够得到有效控制，结构损伤沿楼层分布

比较均匀，具有优越的抗震性能。在此基础上，提出了符合我国工程抗震设防

要求，适宜在我国推广应用的摇摆墙-框架结构体系。 

4. 系统研究并完善了计算结构非线性地震峰值响应的等代结构法。首先，

通过定性和定量地讨论结构主要参数的影响，基于大量非线性计算结果的统计

分析，建立了新的能够全面反映主要参数影响的单自由度等价线性化模型。在

此基础上，完善了等代结构法的计算流程和关键步骤，并通过算例分析指出，

等代结构法能够比较准确的计算结构的非线性地震峰值响应，且具有适用性广，

计算效率高等特点，适宜在工程抗震设计中推广应用。 

5. 以等代结构法为基础，提出了基于损伤机制控制的抗震设计方法。与现

行规范方法相比，该方法可定量分析结构中具有不同抗震性能目标的构件在非

线性地震响应阶段的抗震能力需求，以保证预期损伤机制的实现。通过将其分

别用于钢筋混凝土框架结构和摇摆墙-框架结构的抗震设计算例，验证了该方法

的合理性。 

关键词：摇摆墙 -框架结构；损伤机制控制；钢筋混凝土；等代结构法；

等价线性化  
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Abstract 

The control of seismic damage mechanism is of crucial importance for the safety 

of building structures subjected to strong earthquakes. The research in this 

dissertation makes a contribution in both the system design philosophy and the 

seismic demand analysis by studying the seismic performance of rocking wall-frame 

structure and proposing a damage mechanism control-based seismic design 

methodology. Major achievements of the dissertation are as follows: 

1. Uniaxil hysteretic models for steel rebars and concrete are developed for fiber 

beam elements and implemented in a finite element software ABAQUS. Calibrated 

with existing experimental data, the model is proved applicable in simulating the 

nonlinear seismic response of reinforced concrete frame structures.  

2. Commonly-used methods of selecting earthquake ground motion records for 

nonlinear dynamic analysis are evaluated and compared through case studies. The 

influence of the equivalent period of damaged structure on the effectiveness of 

different selection methods is presented. Earthquake strong ground motion suites 

appropriate for evaluating the seismic performance of various building structures are 

established.  

3. The relationship between the extent of story drift concentration and the 

stiffness of rocking wall in a rocking wall-frame structure is studied, based on which 

a practical equation for determining the stiffness demand for rocking wall is proposed. 

The superior seismic performance of rocking wall-frame structures over 

moment-resisting frames is demonstrated though comprehensive analysis of a typical 

rocking wall-frame structure with emphasis on its well-controlled deformation pattern 

and more uniformly distributed damage. A simplified rocking wall-frame structure is 

proposed for the use in less-developed earthquake prone regions.  

4. Substitute structure analysis (SSA) as a method of predicting the nonlinear 

seismic peak responses of building structures is studied. As a basis, a new equivalent 

linear model for single-degree-of-freedom system is proposed based on 
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comprehensive discussions, both conceptually and quantitatively, in the influence of 

various structural parameters on equivalent linear parameters. The procedure of 

substitute structure analysis is completed and errors studied. The performance of 

substitute structure analysis in predicting the nonlinear seismic peak responses of 

building structures is proved adequate for seismic design practice through several 

case studies. The wide applicability and high computational efficiency of SSA are 

demonstrated.  

5. In determining the seismic demands of building structures, a damage 

mechanism control-based seismic design procedure is proposed with SSA as its 

analysis basis. The seismic damage mechanism is expected to be under control by 

means of explicitly determining the required strength and deformability of structural 

members with different seismic performance objectives. A moment resisting frame 

and a rocking wall-frame structure with similar structural layouts are designed using 

the proposed procedure to prove its rationality.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Key words: Rocking wall-frame structure; Damage mechanism control; 
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第1章  引言 

1.1  建筑结构的抗震损伤机制控制及意义 

结构在地震作用下的损伤是指地震过后无法自动恢复的结构力学特性的改

变，比如构件的屈服、构件刚度和承载力的退化等。结构损伤体现为构件损伤

的总体效果，包括损伤形式、损伤程度和损伤分布三个方面。 

损伤形式：主要有脆性损伤和延性损伤两种。构件发生脆性损伤后承载力

迅速丧失，很快退出工作，即可认为构件对结构的力学贡献消失；与之相比，

构件发生延性损伤后，在承载力基本保持不变的情况下有较长的稳定的变形发

展阶段，具有较大的变形能力，且对结构的耗能能力有所贡献。结构抗震所预

期出现的是延性损伤。 

损伤程度：通常用介于 0~1 之间的损伤指标反映损伤程度的大小。0 表示无

损，1 表示完全损伤，即认为对结构的力学贡献消失。脆性损伤由于没有稳定发

展的阶段，其损伤程度仅有 0 或 1 两种状态。延性损伤的程度可以通过多种指

标来衡量，常用的指标包括最大变形、最大塑性变形、累积滞回耗能以及它们

之间的组合等。 

损伤分布：即损伤在结构体系中发生的部位。地震具有使损伤集中于结构

的某些薄弱部位的特性。这种损伤集中既可能造成结构的破坏，也可能被合理

地利用以保证结构的安全。结构损伤分布可分为“整体型”和“集中型”。通

常，将损伤尽可能均匀地分布在结构体系中是提高结构抗震性能的有效手段，

如在结构中均匀设置滞回型阻尼器的消能减震结构；但有时将损伤集中于结构

的某些部位也有利于使结构其它部位免遭破坏，如隔震结构。 

一旦结构参数给定，结构的损伤程度受地震动强度的影响很大；与之相比，

结构的损伤分布与损伤形式则更多的是结构自身的属性，在一定的地震动强度

范围之内是相对稳定的。也就是说，结构的损伤分布与损伤形式可以通过结构

工程手段直接控制。由于通常希望的损伤形式是延性损伤，因此本文将地震作

用下结构的损伤分布称为“损伤机制”。 
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在实际建筑结构中，损伤机制是否明确对结构的抗震性能有很大影响。本

文将使结构具有明确的损伤机制的措施称为“损伤机制控制”。这种控制手段

属于结构被动控制的范畴。 

最早的结构抗震设计采用基于等效水平地震力的静力设计法，结构抗震设

计中并不考虑结构的损伤。随着震害经验的积累和结构抗震设计理论的进步，

结构的延性逐渐成为与承载力同等重要的抗震性能。利用结构的延性可以使工

程师在抗震设计中大大降低强震下结构的承载力需求。回顾现代结构抗震设计

方法的发展，无论是能力设计法（Paulay et al, 1992），还是基于位移的抗震设

计（ATC, 1996; FEMA, 1997; Priestley et al, 2000）或是基于能量的抗震设计

（Akiyama, 1985），都直接以结构在非弹性状态（即有损状态）的地震响应为

着眼点，只是对损伤的评估和表达方式不同。 

但另一方面，利用结构的延性意味着允许结构在预期的强震下出现损伤。

允许结构损伤的抗震设计会在工程师与民众之间造成认识上的差异。典型的案

例是 1999 年土耳其 Izmit 发生的里氏 7.8 级地震中 Ataturk 国际机场航站楼的震

害。地震发生时该航站楼的主体结构刚刚完工。Constantinou (2000)的震害调查

报告显示，这座全新的航站楼所遭受地震作用的水平峰值加速度（PGA）约为

0.1g，结构出现了混凝土保护层剥落、某些柱脚纵筋屈曲等局部损伤。参与航站

楼项目的结构咨询公司认为这样的损伤是意料之中的，航站楼的设计完全符合

规范要求。但项目的甲方即土耳其政府则难以接受这样的结论。工程师在抗震

设计中加以利用的损伤，在业主看来却是实实在在的损失。一座新建成的建筑

在地震中产生如此的损伤不免让人难以接受。 

工程师在抗震设计中允许结构在预期的强震中出现损伤的一个重要原因

是，在建筑结构的生命周期内，强烈地震发生的概率是非常小的。在抗震设计

中考虑结构的损伤可以适当降低对结构的承载力需求，使得结构抗震设计结果

在造价和预期地震损伤之间获得较好的均衡。目前，各国抗震规范均以建筑结

构使用期内地震的超越概率或地震的重现期来定义抗震设防水准，并且设计地

震的 50 年超越概率一般为 10%（中华人民共和国建设部，2001；BCJ, 2004；

ASCE, 2005）。并非所有业主都愿意支付过多的费用以使自己的建筑在未来不

太可能发生的强震中完好无损。事实上，只要不危及生命安全或者不造成严重
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的经济损失，结构在强震中发生一定程度的损伤是可以接受的，这样做有助于

降低结构的造价。可见，工程师在抗震设计中考虑损伤也是出于对业主经济利

益的考虑。因此，工程师与业主之间关于抗震损伤的分歧并不在于损伤本身，

而在于业主对于预期的地震损伤并不知情。抗震结构损伤机制控制的目的在于

将结构的损伤限制在预先设定的部位，并使这些部位在预期强震下的损伤程度

不超过预定的限值。这对于明确结构的抗震性能，进而弥合工程师与业主之间

关于地震损伤的分歧具有积极的意义，也是性能化抗震设计所希望解决的主要

问题之一。 

结构损伤机制控制的另一个重要意义在于它有助于在结构体系中实现功能

分化，充分利用不同结构材料的特性，提高结构的抗震性能。在一般系统论看

来，系统在演化过程中总存在功能分化的趋势（Bertalanfv, 1973）。系统功能的

合理分化有助于提高系统的整体性能。在一个具有明确损伤机制的结构体系中，

往往希望预期损伤部位具有足够的塑性变形和耗能能力，使损伤后的结构能够

最大限度的耗散地震输入能量，降低结构的地震响应。对于非预期损伤部位则

有完全不同的性能需求。这些部位应具有足够的刚度和承载力以保证在预期强

震作用下不会出现损伤，并在控制与维持结构的变形模式和耗能机制方面发挥

重要的作用。将不同力学特性的材料或构件分别用于预期损伤部位和非预期损

伤部位，有助于在构件层次上保证整体结构抗震性能需求的实现，提高结构的

抗震性能，并使抗震性能与结构造价取得比较理想的均衡。岩田衛 等（1995）

在一个高层钢支撑框架结构的设计中，将屈服点低但塑性变形能力强的钢材用

于预期损伤的耗能支撑，非预期损伤的主体框架则采用高强钢材。与纯框架结

构 183kg/m2 的用钢量相比，该结构的用钢量仅为 147kg/m2。更重要的是，动力

弹塑性分析表明，纯框架结构的最大层间位移角为 1/72，而采用耗能支撑的框

架结构的最大层间位移角为 1/125。可见在强震作用下带耗能支撑的框架结构具

有更加优异的抗震性能。这一结果充分展示了功能分化对于提高结构抗震性能

的现实意义。 

综上所述，抗震结构损伤机制控制的意义主要体现在以下两个方面： 

(1) 使结构在有损阶段的抗震性能更加明确，以消除工程师与业主在抗震损

伤方面的分歧，有利于推动性能化抗震工程的发展； 
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(2) 在结构体系中实现相对明确的功能分化，以充分利用不同材料的力学性

能，提高结构的抗震性能。 

此外，具有明确损伤机制的结构在预期强震下的地震响应更加易于预测，

从而有利于采用实用的结构分析方法更准确地预测结构的抗震能力需求。本文

所研究的“等代结构法”即是针对这一特点展开的。 

1.2  本文研究的目的与内容 

为了有效地控制结构的损伤机制，以下三个层次的内容不可或缺，即“体

系设计”、“需求分析”和“构件设计”。以最为常见的钢筋混凝土延性框架

结构为例，上述三个层次及其之间的关系可形象地表现如图 1.1。其中，体系设

计是前提，构件设计是保障，需求分析则是二者之间不可或缺的纽带。 

层次 1：体系设计 层次 2：需求分析 层次 3：构件设计 
根据结构在地震作用下的

受力特点，确定合理的预期

损伤机制，比如框架结构的

“梁铰机制”。 

定量确定预期强震作用下

结构中各个构件的抗震能

力需求，包括承载力需求

（如抗弯与抗剪承载力 Md、

Vd）和塑性变形能力（如需

求延性µd）等。 

通过有效的抗震措施保证

构件的抗震能力（如承载力

Mc、Vc与变形能力µc等）大

于其需求。 

图 1.1  结构损伤机制控制的三个层次的内容 

在体系设计层次，经过一个多世纪的发展，抗震结构已经从传统的框架结

构、抗震墙结构等发展到今天多种多样的消能减震结构、隔震结构等等。这主
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要依赖于建筑结构抗震经验的积累和在对抗震机理的理解不断深化的前提下工

程师们所做出的创造性工作，这些创造性成果主要体现为各种具有明确损伤机

制的新型结构体系。然而，建筑结构损伤机制的控制尚未形成相应的理论和方

法，但已初步形成一些原则和概念，本文第 3 章将对此进行总结。与之相比，

在需求分析和构件设计层次已建立起相应的理论与方法，总的来说可以归纳为

基于力的设计、基于位移/变形的设计和基于能量的设计三大类。本文第 4 章将

对此做更加详细的介绍。 

本文研究的主要目的在于： 

(1) 根据现有抗震结构损伤机制控制的研究与实践，总结建筑结构抗震损伤

机制控制的原理，并以钢筋混凝土框架结构为控制对象，研究摇摆墙-框架结构

体系在损伤机制控制方面的性能。这是体系设计层次的工作。 

(2) 针对具有明确损伤机制控制的抗震结构，建立一套实用化的抗震设计方

法。这是需求分析层次的工作。 

根据以上体系设计和需求分析两方面的研究目的，本文的研究思路如图 1.2

所示。 

 

图 1.2  本文的研究思路 

本文的研究内容如下： 

(1) 建筑结构地震响应的动力弹塑性分析是本文研究的基础。在第 2 章中，

动力弹塑性分析中的若干问题 
（第 2 章）

基于损伤机制控制

的抗震设计方法 
（第 7 章） 

摇摆墙-框架 
结构体系 

（第 3、4 章） 

等代结构法 
（第 6 章） 

单自由度等价

线性化模型 
（第 5 章） 

● 设计流程 
● 延性框架结构 
● 摇摆墙-框架结构

需求分析 

体系设计 

● 基本原理 
● 刚度设计 
● 工程实例 
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首先介绍并验证本文所采用的动力弹塑性分析数值模型，其次针对动力弹塑性

分析中地震动记录的选取方法进行讨论，给出本文分析采用的地震动记录选择

集。 

(2) 第 3 章从损伤形式和损伤分布两个方面就合理的预期损伤机制展开讨

论。首先，分析研究了具有不同损伤形式的双重单自由度体系的地震响应，并

建立了相应的地震响应曲线，解释了延性损伤对提高结构抗震性能的积极意义；

其次，梳理了目前常见的抗震结构体系的损伤机制以及近年来逐渐发展成熟的

具有明确损伤机制的新型抗震结构，总结了损伤机制控制的基本原理和预期损

伤部位的基本特征。 

(3) 第 4 章分析了摇摆墙-框架结构体系中摇摆墙刚度与结构层间位移集中

程度的关系，建立了确定摇摆墙刚度的实用方法。通过对采用摇摆墙-框架体系

的工程实例进行深入的计算分析，检验了摇摆墙在损伤机制控制方面的效果。

结合我国工程抗震设防目标，提出了可实现整体型损伤机制且经济适用的简化

的摇摆墙-框架结构体系。 

(4) 为建立适于工程设计应用的结构非线性地震响应分析方法，第 5 章首先

总结了现有可用于抗震结构损伤机制控制的设计方法，指出“等代结构法”是

一种值得发展的实用化设计计算方法。然后，第 5 章和第 6 章分别从单自由度

体系到多自由度体系，系统地研究并完善了等代结构法。第 5 章在前人研究的

基础上提出了全面考虑各主要影响参数的单自由度等价线性化模型；第 6 章完

善了等代结构法的实施流程，详细讨论了其中的主要技术细节，并通过与动力/

静力弹塑性分析方法进行比较，验证了等代结构法的广泛适用性和计算成本低

的特性。 

(5) 第 7 章以等代结构法基础，提出了基于损伤机制控制的抗震设计方法。

该方法在设计过程中定量地确定结构在预期强震下具有不同抗震性能目标的构

件的承载力需求和变形能力需求，以保证预期损伤机制的实现。将该方法分别

应用于钢筋混凝土延性框架结构和摇摆墙-框架结构的抗震设计，验证了该方法

的合理性。 

本文第 8 章对以上研究内容与成果做了总结。 
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第2章  结构动力弹塑性分析中的若干问题研究 

目前，基于合理的结构数值模型和地震动输入的动力弹塑性分析是评价结

构抗震性能的最准确方法。本文将采用该方法评价和比较不同结构的抗震性能

（包括损伤机制、内力分布、预期塑性铰的变形等），并将其作为验证本文所

研究的实用化设计计算方法的有效性的主要依据。 

2.1  杆单元数值模型 

本文以通用有限元程序 ABAQUS 6.7-1 的隐式模块 ABAQUS/Standard 为计

算分析平台。该模块允许在杆单元截面原有的积分方案中插入额外的截面积分

点（以下简称“截面点”），以实现具有不同材料的截面的建模。这极大地方

便了钢筋混凝土杆件（梁和柱）的模拟。以图 2.1 所示的矩形截面为例，对于仅

考虑轴力和单向弯曲的二维杆单元，默认的积分方案包含沿 2 轴分布的 5 个截

面点；对于考虑轴力和双向弯曲的三维杆单元则包含 25 个截面点。用户可以通

过*rebar 关键字定义额外的截面点，其位置由 1-2 直角坐标系下的坐标控制。可

以为截面点赋予不同于梁单元原有截面点的材料属性。当为原有截面点赋予混

凝土材料，额外截面点赋予钢筋材料时，就形成了钢筋混凝土截面。这种杆单

元模型称为“纤维模型”。在钢筋混凝土构件中，一根纤维可代表一块混凝土

截面，或代表一根或归并到一起的几根钢筋。整个截面的恢复力特性由截面上

每根纤维的恢复力特性通过积分得到。 

与单一弹簧的集中塑性铰杆单元模型（比如 Ibarra et al (2005)、陆新征 等

（2009）21-26）相比，纤维模型可以自动考虑杆单元的弯矩与轴力的耦合，而且

能够适应不同的截面形状和配筋布置，具有更强的适用性。 

在为截面纤维赋予力学属性时，一般仅需定义其单轴材料本构关系。为完

善 ABAQUS 模拟钢筋混凝土杆单元的弹塑性本构模型，本文利用其用户自定义

子程序接口 UMAT 开发了常用的钢材、钢筋和混凝土的单轴本构，以满足不同

情况下计算分析的需要。 
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1

2

1

2

x

y

默认截面点

插入的额外截面点

混凝土

钢筋

二维梁单元 三维梁单元  

图 2.1  纤维梁单元截面积分方案 

2.1.1  钢材与钢筋的单轴本构 

(1) 弹塑性单轴本构 

即如图 2.2 所示的随动硬化弹塑性单轴本构。材料参数包括屈服强度 fy、初

始弹性模量 E0 和屈服后刚度系数α。该本构可用于近似模拟往复荷载作用下滞

回曲线比较饱满的钢构件（如防屈曲支撑等）的力学行为。 

  
图 2.2  弹塑性单轴本构 图 2.3  最大位移点指向型单轴本构 

(2) 最大应变点指向型单轴本构 

即 Clough (1966)提出的带有再加载刚度退化的双线性滞回模型，如图 2.3 所

示。该本构在反向再加载时指向在该方向加载历史上所经历的最大应变点（如 A

点），如果该方向从未屈服，则指向屈服点（如 B 点）。该本构可用于模拟受

弯钢构件和钢筋混凝土构件中的普通钢筋和钢骨等。 
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当将此模型用于模拟钢筋混凝土构件中的钢筋时，本文采用式(2.1)和式(2.2)

定义的强度退化模型考虑累积损伤引起的钢筋混凝土构件的受弯承载力退化

（曲哲 等，2009），如图 2.4。图中 fyi表示第 i 个加载循环的屈服强度，正负号

分别表示正向或反向加载。式(2.2)定义的有效累积滞回耗能 Eeff 将最大响应和滞

回耗能两个物理量结合在一起，反映了这样的客观规律，即：在累积滞回耗能

相等的情况下，较小位移幅值下的承载力退化程度小于较大位移幅值下的承载

力退化程度（刘伯权 等，1998）。 

 ( )
eff,

y y1 y1
y1 f

1 0.3
3 1

i
i

E
f f f

f ε α
⎛ ⎞

= − ≥⎜ ⎟⎜ ⎟−⎝ ⎠
 (2.1)

 
2

eff,
f

i
i iE E ε

ε

⎡ ⎤⎛ ⎞
⎢ ⎥= ⋅⎜ ⎟
⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦

∑  (2.2)

式中，Eeff,i为加载至第 i 个循环时的有效累积滞回耗能；Ei为第 i 个循环的滞回

耗能；α为屈服后刚度系数（图 2.3）；εi为第 i 个循环所达到的最大应变；εf为

钢筋混凝土构件在单调加载下达到破坏时的受拉钢筋应变。其影响因素较多，

曲哲 等（2009）根据数值模拟的经验，建议取εf=0.15λv/λN，其中λv=ρvfyv/fc为构

件的配箍特征值，ρv 是体积配箍率，fyv 是箍筋的屈服强度，fc是混凝土轴心抗压

强度；λN=N/(fcA)是构件轴压比，小于 0.1 时取 0.1，N 为构件承受的轴压力，A

为构件截面积。 

图 2.4  通过改变骨架线模拟钢筋的强度退化 
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需要指出的是，这里钢筋屈服强度的退化并非钢筋本身的劣化，而是反映

了钢筋-混凝土界面粘结滑移和混凝土保护层剥落等引起的综合退化效果。 

2.1.2  混凝土的单轴本构模型 

本文采用的混凝土单轴本构模型与美国太平洋地震工程研究中心（PEER）

开发的 OpenSEES 中的 Concrete02 模型相同（McKenna, 1997）。其受压骨架线

由式(2.3)~式(2.5)定义。初始弹性模量 E0 为骨架线上升段在原点处切线的斜率，

E0=2fc0/εc0。受拉骨架线为带有软化段的双线型，上升段弹性模量为 E0，达到轴

心抗拉强度 ft后进入刚度为γsE0 的下降段。完整的混凝土单轴拉、压骨架线如图

2.5(a)所示。 

 c0 c0
c0 c0

2 , 0f ε εσ ε ε
ε ε

⎛ ⎞
= ⋅ + < ≤⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (2.3)

 ( )u c0
c0 c0 c0 cu

cu c0

,f ffσ ε ε ε ε ε
ε ε

−
= + − < ≤

−
 (2.4)

 u cu,fσ ε ε= >  (2.5)

式中 fc0 为混凝土轴心抗压强度，fu 为极限压应变εcu 对应的混凝土强度。 

 
(a)  骨架线 (b)  加卸载规则 

图 2.5  混凝土单轴本构 
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通过一个虚拟点 R 控制卸载与再加载刚度的退化。R 的位置由损伤参数 dcu

决定。R 点对应的应变按式(2.6)计算，对应的应力为 E0εR。dcu 的取值范围如式

(2.7)。 

 ( )
cu cu 0 cu

R
0 cu1

f d E
E d

εε −
=

−
 (2.6)

 cu
cu

cu 0

1f d
Eε

≤ <  (2.7)

R 点确定后，受压骨架线以内的加卸载规则为：(1) 卸载点与 R 点之间的连

线与横轴（应变轴）的交点为残余应变εre，该连线的斜率为损伤刚度，记为 dcE0，

其中 dc 为受压损伤系数。(2) 卸载时，先按照初始刚度 E0 卸载，当卸载至经过

残余应变点且刚度为 0.5dcE0 的直线时，改为按 0.5dcE0的卸载刚度卸载。(3) 在

卸载中途再加载时，按初始刚度 E0 加载，直至达到卸载点与 R 点的连线时改为

按损伤刚度 dcE0 加载（图 2.5(b)）。 

在受拉侧卸载时指向原点或上一次的残余应变点，同时通过式(2.8)定义的受

拉损伤系数 dt控制受拉侧再加载刚度以及抗拉强度的退化。 

 ( ) t0
t s

tmax

1 1d εγ
ε

⎛ ⎞
= + −⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (2.8)

式中εt0=ft/E0，为混凝土开裂应变；εtmax 为历史上经历的最大拉应变。 

在受拉侧发生损伤后，受拉侧的加载刚度退化为 dtE0，抗拉强度相应地退化

为 dtft，开裂应变εt0 和骨架线下降段刚度γsE0 保持不变。 

以上介绍的各种单轴本构考虑了钢材/钢筋的屈服、再加载刚度的退化，混

凝土受压侧的非线性骨架线和卸载/再加载刚度的退化，受拉侧的开裂与软化，

受拉加载刚度与抗拉强度的退化以及钢筋混凝土构件承载力的退化，这些都是

构件损伤的具体表现。 

2.2  数值模型的验证 

本节通过对一系列构件与结构试验进行数值模拟，验证上述数值模型的有
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效性。对于钢结构，当不考虑屈曲、断裂等强非线性影响时，钢构件滞回行为

的模拟相对比较简单，本节不再专门对其进行验证，而是通过对一个足尺钢框

架结构振动台试验的模拟，验证本文数值模型的适用性。混凝土构件的滞回行

为比较复杂，本节将首先模拟一系列钢筋混凝土压弯构件的往复加载试验，在

此基础上再对一个钢筋混凝土框架结构的振动台试验进行模拟，以验证本文数

值模型的适用性。 

2.2.1  钢筋混凝土压弯构件的往复加载试验 

20 世纪七八十年代，R. Park 与其合作者对矩形截面钢筋混凝土构件的压弯

行为做了系统的试验研究（Ang et al, 1981; Soesianawati et al, 1986; Watson et al 

1989; Tanaka et al, 1990）。本节以其中具有代表性的 9 个试验为基础，讨论本文

采用的纤维模型在模拟钢筋混凝土压弯构件力学行为方面的有效性和局限性。

这些试验数据均来源于美国太平洋地震工程研究中心（PEER）建立的 PEER 

Structural Performance Database（PEER, 2004）。这些钢筋混凝土构件试验具有

以下几个共同特点：(1) 名义剪跨比大于 2.0，且均发生弯曲破坏；(2) 构件中没

有纵筋搭接；(3) 全部纵筋配筋率小于 5%；(4) 混凝土轴心抗压强度 fc'<50MPa。 

如上节所述，本文所采用的纤维模型在模拟钢筋混凝土构件时涉及 7 个混

凝土材料参数和 4 个钢筋材料参数。这些参数主要用于定义混凝土和钢筋的骨

架曲线，只有混凝土的损伤参数 dcu 和钢筋中用于定义累积损伤的最大应变εf 与

构件的滞回行为有关。这些参数的建议取值列于表 2.1。其中，混凝土受压骨架

线参数的取值参考 Hognestad (1952)的建议；混凝土受拉骨架线则采用比较平缓

的下降段（即较小的抗拉软化系数γs），这样做一方面可以显著提高数值计算的

收敛性，另一方面对计算结果不会产生明显的影响。混凝土受压损伤参数 dcu 的

取值目前尚无充分的试验基础，这里根据计算经验取为 0.5。钢筋骨架线取屈服

后刚度系数α=0.001。 
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表 2.1  钢筋混凝土构件材料参数取值建议 

 参数名称 建议取值 

峰值抗压强度 fc0 实测值 

峰值压应变εc0 2fc0/Ec
a 

极限抗压强度 fu 0.85fc0 

极限压应变εcu 0.0038 

受压损伤参数 dcu 0.5 

抗拉强度 ft 实测值或 c0 /1.8f  

混凝土 

抗拉软化系数γs 0.1 

弹性模量 Es 实测值或 200GPa 

屈服强度 fy 实测值 

屈服后刚度系数α 0.001 
钢筋 

最大应变εf 0.15λv/λN 

a: Ec是混凝土的弹性模量，没有实测数据时，按我国混凝土规范（中华人

民共和国建设部，2002）取值。 

(1) 不同轴压比的试验 

首先以 Ang et al (1981)的试件 No 3 和 No 4，Tanaka et al (1990)的试件 No 5

和 No 7 以及 Watson et al (1989)的试件 No 5 和 No 8 为例，考察本文的数值模型

对不同轴压比下钢筋混凝土压弯构件滞回行为的模拟效果。这 6 个试件的试验

参数见表 2.2，轴压比λN的变化范围为 0.1~0.7。 

表 2.2  不同轴压比试件的试验参数 

Ang et al (1981) Tanaka et al (1990) Watson et al (1989)
试件编号 

No 3 No 4 No 5 No 7 No 5 No 8 

截面边长 (mm)a 400 400 550 550 400 400 

有效高度 (mm)b 1600 1600 1650 1650 1600 1600 

轴压力 (kN) 1435 840 968 2913 3280 4368 

轴压比λN 0.38 0.21 0.10 0.30 0.50 0.70 

混凝土抗压强度 fc0 (MPa)c 23.6 25.0 32.0 32.1 41.0 39.0 
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续表 2.2  不同轴压比试件的试验参数 

Ang et al (1981) Tanaka et al (1990) Watson et al (1989)
试件编号 

No 3 No 4 No 5 No 7 No 5 No 8 

纵筋屈服强度 fy (MPa) 427 427 511 511 474 474 

保护层厚度 (mm) 24.5 22.5 40.0 40.0 13.0 13.0 

纵筋直径 (mm) 16 16 20 20 16 16 

纵筋根数 12 12 12 12 12 12 

全部纵筋配筋率 (%) 1.51 1.51 1.25 1.25 1.51 1.51 

配箍特征值λv 0.38 0.25 0.17 0.21 0.06 0.07 

a: 所有试件均为正方形截面 

b: 即水平加载点至基础顶点的垂直距离 

c: 为混凝土圆柱体抗压强度 

根据以上试验参数和表 2.1 建议的材料参数取值，对这些构件建立有限元模

型，通过计算分析得到各个构件的滞回曲线。在分析中考虑了几何非线性的影

响。图 2.6~图 2.8 比较了计算分析与试验得到的滞回曲线。对于轴压比相对较小

的 Ang et al (1981)的试件 No 3、No 4 以及 Tanaka et al (1990)的试件 No 5、No 7，

本文模型能够比较准确的把握往复荷载作用下构件的受力行为，这不仅表现为

比较准确的受力骨架线，也表现为对构件在卸载、再加载过程中的刚度与承载

力退化现象的准确模拟。这验证了表 2.1 建议的材料参数取值的合理性。然而对

于轴压比较大的 Watson et al (1989)的试件 No 5、No 8，本文模型较多地低估了

构件的压弯承载力（图 2.8）。对于轴压比为 0.5 的 No 5 试件，本文模型得到的

正、反向加载的最大承载力分别为试验结果的 89.3%和 90.5%；而对于轴压比为

0.7 的 No 8 试件，分析得到的正、反向最大承载力仅分别为试验结果的 69.2%和

85.2%。这说明计算模型在模拟高轴压比钢筋混凝土压弯构件时还有一定的局限

性。通过进一步考虑箍筋约束效应对混凝土本构的影响将有助于更好的模拟高

轴压比钢筋混凝土压弯构件的力学行为。在后文研究的多层建筑结构中，竖向

构件的轴压比均在 0.5 左右或者更小，因此本文的计算模型仍是适用的。 
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图 2.6  分析结果与 Ang et al (1981)试验结果的对比 

 

图 2.7  分析结果与 Tanaka et al (1990)试验结果的对比 
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图 2.8  分析结果与 Watson et al (1989)试验结果的对比 

(2) 不同配箍特征值的试验 

即使对于发生弯曲破坏的钢筋混凝土构件，配箍太少也会对其滞回行为有

所影响。如上文所述，本文模型所考虑的钢筋强度的退化并非钢筋本身的劣化，

而是综合反映了钢筋-混凝土界面粘结滑移和混凝土保护层剥落所引起的退化效

果。可以通过钢筋的强度退化间接地模拟箍筋对于构件承载力退化行为的影响。

在 Soesianawati et al (1986)的试验中， No 2，No 3 和 No 4 等 3 个试件基本相同，

仅配箍特征值有较大差别。试件截面尺寸为 400mm×400mm，截面有效高度

h0=380mm，水平加载点至基础顶面的距离为 1600mm，剪跨比为 4.0。No 2 和

No 3 试件的混凝土强度为 44MPa，No 4 试件为 40MPa。试件截面配置 12 根直

径为 16mm 的纵筋，屈服强度 446MPa，全部纵筋配筋率为 1.51%。No 2 和 No 3

试件的轴压力为 2112kN，No 4 则为 1920kN，轴压比均为 0.3。3 个试件的配箍

特征值λv 依次减小，分别为 0.10、0.07 和 0.04。 

图 2.9给出了本文数值模型的计算分析结果与这 3个试件的滞回曲线试验结

果的对比。由图可见，随着配箍特征值的减小，试件在往复荷载作用下的承载

力退化程度加大，这与试验结果的规律相一致。 
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图 2.9  分析结果与 Soesianawati et al (1986)试验结果的对比 

(3) 不同加载制度的试验 

以上几组试验在施加水平荷载时均采用位移幅值由小到大逐级递增的加载
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基础，验证本文模型对不同加载制度下钢筋混凝土压弯构件力学行为模拟的有
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Takemura et al (1997)试验的 6 个试件的尺寸与配筋完全相同，仅加载制度不
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图 2.10  试验采用的加载制度（Takemura et al, 1997） 

采用本文数值模型分析得到的结果与试验结果的比较如图 2.11。无论对于
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图 2.11  分析结果与 Takemura et al (1997)试验结果的对比 

TP005 与 TP002 均为逐级递增加载且每一级的增幅基本相同，区别仅在于

TP002 是两侧往复加载，而 TP005 仅在单侧往复加载。本文计算模型给出的二

者的承载力退化程度与其有效累积滞回耗能 Eeff 成比例（式(2.2)），即在同一级

加载幅值下，TP005 的承载力退化约为 TP002 的一半。然而在试验中，仅单侧

加载的 TP005 试件的承载力退化程度远远小于双侧加载的 TP002 试件，从而使

本文数值模型预测的 TP005 的承载力退化行为与试验结果差别较大。单侧加载

与双侧加载是否对构件的承载力退化行为有显著影响及其影响机理，尚需通过

更多的试验研究进行验证。 

以上结果表明，本文数值模型总体上能够比较准确地模拟往复荷载作用下

钢筋混凝土压弯构件包括刚度退化和承载力退化在内的滞回行为。下面通过对

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

-120 -80 -40 0 40 80 120

位移(mm)
力

(k
N

)

试验

计算

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

-100 -50 0 50 100
位移(mm)

力
(k

N
)

试验

计算

TP003 TP004

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

-60 -40 -20 0 20 40 60 80 100 120
位移(mm)

力
(k

N
)

试验

计算
-150

-100

-50

0

50

100

150

200

-60 -40 -20 0 20 40 60 80 100

位移(mm)

力
(k

N
)

试验

计算

TP005 TP006



第 2 章  结构动力弹塑性分析中的若干问题研究 

 20

一个钢框架和一个钢筋混凝土框架模型的振动台试验的模拟，进一步验证本文

数值模型在计算整体结构地震响应方面的表现。 

2.2.2  钢框架结构的振动台试验 

本节通过模拟 2007 年 9 月在日本 E-Defense 进行的 4 层足尺钢框架结构振

动台试验（吹田啓一郎 等，2008）检验本文数值模型在模拟钢框架结构非线性

地震响应方面的表现。试验数据来自齋藤裕一郎 等（2008），山田哲 等（2008）

以及島田侑子 等（2008）。 

图 2.12 是该钢框架结构在振动台上准备试验前的照片。建立有限元模型时

做以下简化：(1) 忽略试验模型中 ALC 板外墙、轻质隔墙、铝合金楼梯等非结

构构件对结构刚度和承载力的影响，而仅将其作为附加质量；(2) 试验模型中的

压型钢板混凝土组合楼板按弹性楼板模拟并忽略次梁；(3) 假设柱底与地面刚性

连接。简化的有限元模型如图 2.13。 

 
 

图 2.12  试验模型 图 2.13  有限元模型 

图 2.14 给出了该钢框架结构的主要尺寸、结构布置和主要构件的截面形状。

各构件的截面尺寸列于表 2.3。主梁采用日本 SN400B 级钢材，屈服强度约为

313MPa；框架柱采用日本 BCR295 级钢材，屈服强度约为 331MPa。采用 2.1.1

节介绍的最大应变点指向型单轴本构模拟钢构件，弹性模量取为 205GPa，屈服
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后刚度系数α取为 0.05，不考虑钢材的强度退化。 

 

2.14  钢框架结构模型的主要尺寸与结构布置 

表 2.3  钢框架构件的截面尺寸（吹田啓一郎 等，2008） 

 主梁(H-h×b×tw×tf) 柱(�-h×t)

楼层 G1 G11 G12 C 

4 H-346×174×6×9 H-346×174×6×9 H-346×200×6×9 �-300×9 

3 H-350×175×7×11 H-350×175×7×11 H-340×200×9×14 �-300×9 

2 H-396×199×7×11 H-400×200×8×13 H-400×200×8×13 �-300×9 

1 H-400×200×8×13 H-400×200×8×13 H-390×200×10×16 �-300×9 

试验模型（不包括直接安装在振动台面上的防倒塌支架）和有限元模型的

总质量分别为 195.5 吨和 192.9 吨，仅相差 1.33%。振动台试验采用日本 Takenori

地震动记录（鷹取波），同时输入两个水平方向和一个竖向的地震动记录，振

幅逐级增大。图 2.15 比较了试验过程中在振动台面上记录到的实际输出振动的

速度反应谱与有限元分析中采用的地震动记录的速度反应谱，二者相差不大。 
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图 2.15 实际地震动记录与计算地震动记录的速度反应谱的比较 

试验模型在 20%和 60%的 Takenori 地震动输入前的自振周期和计算模型的

自振周期列于表 2.4。60%加载时模型的自振周期略有增大，计算模型则无法反

映这一变化。 

表 2.4  试验模型与计算模型的自振周期（单位：秒） 

 20%试验 60%试验 计算模型 

1 阶（X 方向平动） 0.82 0.91 0.89 

2 阶（Y 方向平动） 0.78 0.89 0.86 

计算模型中，结构阻尼采用经典的 Rayleigh 阻尼，阻尼比为 2%。分析中考

虑几何非线性的影响。由分析结果与试验结果的比较可见，无论是结构整体（图

2.16）还是构件局部（图 2.17），本文分析模型均能比较准确的模拟其地震响应。 
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图 2.16  试验与计算得到的最大层间位移角 
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图 2.17  试验与计算得到的底层柱脚的滞回曲线 

2.2.3  钢筋混凝土框架结构的振动台试验 

Lu et al (2008)通过 1:2 缩尺模型的振动台试验，检验了一种阻尼墙对结构的

减震效果。下面通过模拟试验中用于对比的纯框架模型在 El Centro NS 地震动记

录输入下的动力响应，检验本文模型在模拟钢筋混凝土框架结构地震响应方面

的表现。 

图 2.18 为安装了阻尼墙结构模型的照片（Lu et al, 2008）。本节模拟的是未
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安装阻尼墙的纯框架模型，其有限元模型如图 2.19。模型通过混凝土梁的翼缘

考虑现浇混凝土楼板的面外刚度和承载力贡献，通过具有适当刚度的水平弹性

斜撑模拟楼板的面内刚度。混凝土梁的翼缘宽度取值参考我国混凝土规范的建

议，对于两侧都有楼板的梁，取为 l0/3 和 b+12t 中的较小值；对于只在一侧有楼

板的梁，取为 l0/6，其中 l0 为梁跨，b 为梁宽，t 为楼板厚度（中华人民共和国建

设部，2002）。 

  

图 2.18  试验模型 (Lu et al, 2008) 图 2.19  有限元模型 

框架结构试验模型的主要尺寸、结构布置以及主要构件的截面尺寸与配筋

如表 2.5 和图 2.20。混凝土立方体抗压强度约为 20MPa，弹性模量约为 25GPa，

纵筋的屈服强度约为 360MPa，弹性模量约为 196GPa。混凝土峰值抗压强度 fc0

取为 0.8 倍的立方体抗压强度，即 16MPa。 

表 2.5  混凝土框架中结构构件的截面尺寸与配筋 

构件编号 截面尺寸（mm） 纵筋 a 加密区箍筋 

KZ1 150×150 4d14+2d12 φ6-50 

KZ2 150×150 4d14 φ6-50 

L1 150×100 4d14 φ6-50 

L2 150×80 4d12 φ6-50 

a: 符号 d 表示 HRB335 级钢筋 
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图 2.20  混凝土框架结构的主要尺寸与结构布置 

试验模型和有限元模型的总质量均为 15.9 吨。振动台试验采用 El Centro 地

震动记录的 NS 方向分量，沿结构的 X 方向输入（图 2.20），振幅逐级增大。

计算模型的阻尼采用经典的 Rayleigh 阻尼，阻尼比取实测的结构初始状态阻尼

比 2.4%。分析中考虑几何非线性的影响。分析结果与试验结果的比较如图 2.21。

可见，本文模型能够比较准确地预测该钢筋混凝土框架的地震响应。 
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图 2.21  试验与计算得到的最大位移与变形响应 



第 2 章  结构动力弹塑性分析中的若干问题研究 

 26

2.3  地震动记录的选取 

建筑结构在未来可能遭受的地震动是未知的，因此地震动输入的选取将在

很大程度上影响利用动力弹塑性分析进行抗震性能评估的结果。受多种因素的

影响，地震动输入本身存在很大的随机性。迄今的研究表明，地震动的强度、

频谱和持时是影响建筑结构地震响应的三个主要因素（胡聿贤，2006）。地震

动强度一般可通过放大或缩小实际地震动记录的幅值来调整。调幅时有多种地

震动强度指标可供选用，比如我国抗震规范采用地面峰值加速度（PGA）作为

调幅指标（中华人民共和国建设部，2001），日本建筑基准法以地面峰值速度

（PGV）作为调幅指标（BCJ, 2004），美国 ATC-63 (ATC, 2008)等基于性能抗

震设计指南中则选用结构基本周期对应的加速度谱值 Sa(T1)作为调幅指标。叶列

平 等（2009a）的研究表明，单一地震动强度指标均无法在各个周期段内有效减

小地震动强度的离散性，但相对来说采用 PGV 作为地震动强度指标所获得的结

构弹塑性响应与地震动强度的相关性最佳。 

除调幅以外，地震动的频谱特性与持时也是影响建筑结构地震响应的重要

因素，因此在地震动强度相同的情况下，地震动记录的选取也对结构地震响应

分析结果有直接的影响。为此，本节通过总结与比较现有常用地震动记录 r 选

取方法，讨论不同选取方法对结构地震响应分析结果的影响，并给出动力弹塑

性分析中地震动记录选取的一些建议。 

2.3.1  常用地震动记录选取方法 

根据分析目的的不同，各国抗震设计规范、指南和相关文献中建议的动力

弹塑性分析中地震动记录的选取方法大致可分为以下三类。 

(1) 基于台站与地震信息的选取方法 

这类方法又可以分为两种，一种是以 ATC-63（ATC, 2008）为代表的面向

科学研究的地震动记录选取方法。作为采用结构易损性曲线（Fragility Curve）

评价建筑结构抗倒塌能力的设计指南，ATC-63 从广泛的适用性出发，采用了一

套基于台站和地震信息的地震动记录选取方法。其目的在于，一方面排除不必

要的或人为引入的离散性，如过小的地震或极少发生的震源机制的地震动记录、

仪器的有效记录频段与仪器安放位置等因素造成的离散性；另一方面又希望保
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留地震动记录本身合理的离散性，包括地震动记录的频谱与持时特性的差异等，

以使所建立的地震动记录选择集可以为评价不同建筑结构抗震性能提供统一的

标准。因此，其地震动记录选取规则尽量不直接限制地震动记录的频谱与持时

特性，而是通过台站与地震本身的特性间接控制所选地震动记录的频谱与持时

特性。台站信息包括台站所在场地的场地条件、台站距发震断层的距离（断层

距）、强震仪的有效记录频段等；地震信息则主要指独立的地震事件及其震级

和震源机制等。 

另一种是以 ASCE/SEI 7-05（ASCE, 2005）为代表的面向工程抗震设计的地

震动记录选取方法。它要求结构动力分析所选用的地震动应在震级、断层距和

震源机制等方面与对设计场地的最大考虑地震（Maximum Considered Earthquake, 

MCE）贡献较大的地震动相一致。设计场地的最大考虑地震（MCE）综合考虑

了该地区附近各个断层和潜在震源可能发生的不同震级地震的概率，以谱加速

度的形式给出对应于不同超越概率的地震动强度。进行动力分析时，则以当地

最大考虑地震（MCE）为依据，通过“反综合”，反演对设计场地的地震危验

性贡献较大的地震的震级与震中距等参数。由反综合得到的震级和震中距，再

加上场地条件，即可作为地震动记录选取的依据。Bazzurro et al (1999)对这一过

程做了详细的介绍。这种方法希望所选地震动记录与设计地震动（在强度上规

定为 MCE 的 2/3）取得一致，并且仅针对一个特定的场地，是面向工程抗震设

计的方法。由于该方法需要以比较明确的潜在震源区域、详细的地震历史记录

和比较充分的地震危险性分析为基础，因此暂不在本文中讨论。 

(2) 基于设计反应谱的选取方法 

这类方法直接将地震动记录的反应谱与设计反应谱进行比较以控制所选地

震动记录的频谱特性，即：所选地震动记录的反应谱与设计反应谱应尽可能接

近。杨溥 等（2000）提出的双频段控制方法在这类方法中比较有代表性。该方

法在地震动记录数据库中直接挑选调幅后拟加速度反应谱在短周期段（如[0.1s, 

Tg]）和结构基本周期附近（[T1-∆T1, T1+∆T2]）均与设计反应谱相差较小的地震

动记录，而不考虑场地条件、震级、震中距等台站与地震信息的限制。其中，

Tg 为场地特征周期；T1 为结构的基本周期；∆T1 与∆T2 为周期控制范围。考虑到

震损结构周期会有所增大，一般 ∆ T2 大于∆T1。杨溥 等（2000）建议选取
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∆ T1=0.2s ，∆ T2=0.5s。 

这种选取方法与所分析的工程结构的动力特性相关。对于具有不同基本周

期的结构，所选取的地震动记录可能不同。此外，该方法将与场地地震动特征

有关的一切问题都抛给设计反应谱，而事实上设计反应谱只是针对场地地震动

特征，综合考虑多方面因素后的一个偏安全的结果，这种确定性的表达形式不

利于反映地震动合理的离散性。因此，这种方法主要适用于选取地震动记录数

量较少的工程结构动力弹塑性分析与校核，比如我国抗震规范要求至少采用 3

条地震动记录对设计进行校核（中华人民共和国建设部，2001），美国 ASCE/SEI 

7-05（ASCE, 2005）要求用不少于 3 条地震动记录作用下的地震响应的最大值进

行校核，而 FEMA-356（FEMA, 2000b）则规定可以采用不少于 7 条地震动记录

作用下的地震响应平均值进行校核。 

新西兰规范（SNZa, 2004）的地震动记录选取方法是上述基于台站和地震信

息的选取方法与基于设计反应谱的选取方法的结合。它要求首先按照与 ASCE 7

类似的方法，挑选出与对当地地震危险性贡献较大的地震在震级、震中距和场

地条件等方面相匹配的地震动记录，再根据一定准则从其中挑选出反应谱与设

计反应谱相接近的地震动记录，从而综合考虑了台站与地震信息对地震动特性

的影响以及与规范设计反应谱相一致的问题。 

(3) 基于最不利地震动的选取方法 

在工程设计中，特别是对于非常重要的工程，在进行结构抗震安全评估时，

有必要采用非常苛刻的地震动记录，即选用可能对结构造成最严重破坏的地震

动记录。谢礼立等人（谢礼立 等, 2003；翟长海 等, 2005）在比较地震动潜在

破坏势的基础上，提出了最不利地震动的概念，并结合我国抗震规范关于地震

动强度等级和场地类别的划分，给出了确定最不利地震动的方法和对应于不同

场地类别和结构类型的最不利地震动记录。确定最不利地震动包括以下两步排

序： 

(a) 分别按地震动本身的峰值特性或与其线弹性反应谱相关的强度指标对

所有地震动记录进行排序，根据翟长海 等（2002）的研究，在实际应用中可以

只考虑以下五个指标，即：地面峰值加速度（PGA）、地面峰值速度（PGV）、

地面峰值位移（PGD）、有效峰值速度（EPV）和相对能量持时（Td）。有效峰
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值速度定义为 EPV=Sv/2.5，其中 Sv 是 5%阻尼比的速度反应谱在 1s 周期附近的

平均值（胡聿贤，2006）93-104。相对能量持时 Td 定义为地震动能量分别达到总

能量的 5%和 95%的时间间隔（Trifunac et al, 1975）。对于各个指标，分别挑选

排名靠前的地震动记录，形成备选数据库。 

(b) 计算单自由度体系在备选数据库中的地震动输入下的非线性地震响应，

挑选出使体系地震响应最大的记录，即为最不利地震动。其中，非线性单自由

度体系的周期与所分析结构的一阶自振周期相同。在计算非线性地震响应时，

一般遵循等延性条件，即通过调整单自由度体系的屈服承载力，使其在不同地

震动记录作用下具有相同的延性。谢礼立 等（2003）指出，原则上只考虑某一

位移延性下的结果即可，并且单自由度体系可以采用双线性滞回模型。等延性

条件下的屈服强度系数Cy和累积滞回耗能Eh是谢礼立等人在这一步排序时采用

的非线性地震响应指标。屈服强度系数 Cy定义为所需屈服承载力与重力的比值，

即 Cy=Fy/mg，其中 Fy 为单自由度体系达到预设延性系数所需的屈服承载力，m

为单自由度质量。 

上述两步排序中的第二步与结构基本周期有关，即对于基本周期不同的结

构选出的最不利设计地震动可能是不同的。为了兼顾适用性，翟长海 等（2005）

将结构基本周期分为 0.0~0.5s，0.5~1.5s 和 1.5~5.5s 三个区段，并分别给出了适

用于不同区段的最不利地震动，以便于工程应用。 

上述三种地震动选取方法所希望达到的目标并不相同。基于台站和地震信

息的选取方法希望得到适用于具有不同结构类型和不同周期的结构的抗震性能

评价的地震动记录集合，这往往需要较多的地震动记录。基于设计反应谱的选

取方法则主要用于对所设计的结构或既有结构的抗震设计进行校核与检验。为

减小计算量并与规范中的设计目标相一致，这种方法希望给出尽量与设计反应

谱一致的地震动记录，从而使有限数量的地震动输入下结构的弹塑性地震响应

的离散性尽量小些。基于最不利地震动的选取方法寻求少量具有很大破坏势的

地震动记录，以用于检验地震危险性很高的场地上或非常重要的建筑物的地震

安全性。在该方法选出的地震动输入下，结构的地震响应应明显大于按其他方

法选出的地震动输入下的结构响应。 

基于设计反应谱和基于最不利地震动的选取方法对地震动记录的选取结果
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有明显的倾向性。基于设计反应谱的方法希望尽量减小结构地震响应的离散性；

基于最不利地震动的方法则希望在一定地震强度等级下得到尽可能大的结构地

震响应。与之相比，基于台站和地震信息的选取方法没有类似的倾向性。 

结构地震响应与地震动特性之间的关系非常复杂，从进行动力弹塑性分析

的实用角度出发，关于地震动记录的选择有以下两个问题值得探讨： 

(1) 上述基于设计反应谱和基于最不利地震动的选取方法能否达到预期的

目的； 

(2) 虽然基于台站和地震信息的选取方法的应用目标与后两种方法不同，但

它所选出的地震动记录在结构地震响应的离散性和造成结构的损伤程度方面，

与后两种方法是什么关系。 

为此，本节将按上述三种地震动记录选取方法，针对短周期和中长周期的

两个钢筋混凝土框架结构，分别建立不同的地震动记录选择集，比较不同选择

集中地震动记录的反应谱特性以及这些地震动作用下的结构响应，从而对以上

两个问题进行讨论。 

2.3.2  按不同方法建立地震动记录选择集 

本节从美国 PEER/NGA 强震记录数据库（PEER, 2005）和中国强震动台网

中心（CSMNC）在 2008 年汶川地震中获得的强震记录等近 4000 条地震动记录

中挑选出关键数据齐全的强震记录作为基础数据库。这些关键数据包括台站的

场地条件和断层距等，还要求强震仪的有效频率至少达到 0.16s，即地震动记录

的有效周期至少达到 6 秒。另外，排除了地面峰值加速度（PGA）小于 40gal 或

地面峰值速度（PGV）小于 5cm/s 的地震动记录。这样共挑选出 414 组地震动记

录，每组地震动记录均包含 2 个水平分量，绝大部分地震动记录还包含竖向分

量。 

根据上文介绍的三种方法，从基础数据库中挑选地震动记录建立相应的地

震动记录选择集。由于基于设计反应谱和基于最不利地震动的选取方法都与结

构的动力特性有关，因此在选取地震动记录时以下文将要采用的基本周期分别

为 0.41s 和 1.40s 的 3 层和 8 层钢筋混凝土框架结构为对象。另外，由于上述三

种方法的应用目标不同，选择集中包含的地震动记录数量应有所差别。比如，

基于台站和地震信息的选取方法应选取较多的地震动记录，如 ATC-63 中的远场
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地震选择集包含了 22 条地震动记录；而基于设计反应谱或基于最不利地震动的

选取方法一般只需选出 3 条地震动记录。但如前所述，为了比较不同选取方法

所选地震动记录在结构最大地震响应离散性和造成结构损伤程度方面的差异，

本节按上述三种方法建立的选择集均包含 10 条地震动记录。 

(1) 基于台站与地震信息的选取方法 

综合考虑我国抗震规范的相关要求和 ATC-63（ATC, 2008）的建议，本文

按以下 6 条规则从基础数据库中选出 10 条水平地震动记录，简称“科研集”，

地震动记录的详细信息列于附录 A 表 A.1。 

①  地震震级 M>6.5，以排除不太可能对建筑结构造成严重损坏的地震。 

②  断层距大于 10km，以减少近场效应的影响。 

③  PGA 大于 0.2g，PGV 大于 15cm/s，以排除不太可能对结构安全性造成

影响的地震动记录。 

④  30 米土层平均剪切波速（Vs_30）介于 200-500m/s 之间。由于直接位于

坚硬岩石上的建筑结构并不多见，而软弱土层上的建筑结构的地震响应受结构

与土耦合作用的影响比较大，因此在针对大量的一般建筑结构抗震性能且不考

虑结构-土耦合作用的研究中，宜排除坚硬岩石与软弱土层场地上记录到的强震

记录。 

⑤  同一地震事件只选 1 条记录，且同一记录的两个水平分量中只取 PGV

较大的一个，以消除选取结果对地震事件的依赖性。当同一地震事件中的地震

动记录有不止 1 条符合所有条件时，选取 PGV 最大的 1 条。 

⑥  仪器位于自由场地或较小建筑物的地面层，以避免结构-土耦合作用对

地震动记录特性的影响。 

(2)基于设计反应谱的选取方法 

以杨溥 等（2000）建议的双频段控制选取方法为基础，首先以 PGV 作为

地震动强度指标，将地震动记录调幅至 PGV=50cm/s，再将拟加速度反应谱与我

国抗震规范中 VIII 度区第一组 II 类场地（Tg=0.35s）的设计反应谱比较，选出在

[0.1s, Tg]和[T1-∆T1, 2.0T1]两个频段上相对偏差的平均值最小的10条地震动记录。

PGV 取 50cm/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 VIII 度设防的罕遇地震水平。频段[0.1s, Tg]对应于我国规范设计反应谱
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的平台段，频段[T1-∆T1, 2.0T1]则位于下文算例结构的基本周期 T1 附近，其中取

∆ T1=0.2s。选出的地震动记录简称为“设计集”，相应基本周期为 0.41s 和 1.40s

结构的设计集的详细信息分别列于附录 A 表 A.2、表 A.3。 

(3)基于最不利地震动的选取方法 

以谢礼立 等（2003）提出的最不利设计地震动的概念为基础，按以下两步

选取地震动记录： 

①  分别按 PGA、PGV、PGD、EPV 和 Td 对基础数据库中的地震动记录进

行排序，各取前 20 位，共得到 71 条地震动记录； 

②  将这 71 条地震动记录调幅至 PGV=50cm/s，并计算基本周期为 T1的理

想弹塑性单自由度体系在各个地震动记录作用下的等延性滞回耗能 Eh 和屈服系

数 Cy（延性系数取µ=2.0）。记 71 条地震动记录的最大屈服系数和滞回耗能分

别为 Cymax 和 Ehmax，按式(2.8)计算每条地震动记录的 D 值并排序，取 D 值最大

的前 10 条地震动记录，简称为“最不利集”。对应基本周期为 0.41s 和 1.40s 结

构的最不利集的详细信息分别列于附件 A 表 A.4、表 A.5。 

 y h

ymax hmax

1
2

C ED
C E

⎛ ⎞
= +⎜ ⎟⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (2.8)

2.3.3  不同地震动记录选取方法的比较 

首先比较上述地震动记录选择集的弹性反应谱。图 2.22 和 2.23 分别针对

T1=1.40s 和 T1=0.41s 两种情况比较了上述选择集的拟加速度反应谱，并与我国规

范设计反应谱做了比较。表 2.6 进一步给出了三个选择集的平均拟加速度反应谱

在基本周期 T1 处的谱值及其离散系数（即标准差与平均值之比）。 
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图 2.22  不同选择集的拟加速度反应谱与规范反应谱的比较 (T1=1.40s) 

 

图 2.23  不同选择集的拟加速度反应谱与规范反应谱的比较 (T1=0.41s) 

可见，对于 8 层的中长周期结构，结构基本周期附近的最不利集的平均拟

加速度反应谱值大于设计集，略大于科研集。这主要与本文以地面峰值速度

（PGV）作为地震动强度指标来进行地震动记录调幅有关。根据叶列平 等

（2009a）的研究，PGV 与结构弹塑性响应的相关性在中长周期范围内相对较好，

因此采用 PGV 对地震动记录进行调幅处理可以有效地降低中长周期结构地震响

应的离散性。当所选取的地震动记录数量较多时，选取方法对地震动记录的破

坏势影响将小于采用合理地震动强度指标（PGV）进行调幅的影响。因此，对
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于 T1=1.40s 的 8 层框架结构，地震动记录的强弱程度已通过 PGV 得到较好的控

制。 

表 2.6  结构基本周期处的平均拟加速度谱值 Sa(T1)及其离散性 

平均值 离散系数 
结构及周期 

科研集 设计集 最不利集 科研集 设计集 最不利集

8 层框架 T1=1.40s 0.39 0.28 0.43 0.36 0.15 0.24 

3 层框架 T1=0.41s 0.93 0.77 1.90 0.35 0.18 1.35 

然而对于 T1=0.41s 的短周期 3 层框架，最不利集的平均拟加速度谱远远大

于科研集与设计集。这表明，采用 PGV 作为地震动强度指标并不能有效的减小

短周期结构地震响应的离散性。这与叶列平 等（2009a）的研究结果是一致的。 

图 2.24给出了以 PGA为地震动强度指标重新按上述三种方法建立的地震动

记录选择集各自的平均反应谱。与图 2.23 相比，最不利集在短周期段的平均反

应谱与其他两个选择集的差异显著减小了。这反映了 PGA 作为地震动强度指标

在减小短周期结构地震响应离散性方面的作用。 

 

图 2.24  以 PGA 为地震动强度指标的不同选择集的拟加速度反应谱 (T1=0.41s) 

以图 2.25 所示的 8 层和 3 层钢筋混凝土平面框架结构为分析对象，比较不

同选择集地震动记录作用下结构的非线性地震响应。假设结构位于 VIII 度设防

第一组 II 类场地。两个框架结构的各层层高均为 3.6 米。8 层框架的下部 4 层框
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架柱截面尺寸为 500mm×500mm，上部四层柱截面尺寸为 400mm×400mm，各

层框架梁的截面尺寸均相同，边跨为 250mm×500mm ，中间短跨为

250mm×300mm。3 层框架结构各构件的截面尺寸与 8 层框架的下部楼层相同。

各楼层框架梁上均作用21kN/m的等效均布竖向荷载。全结构采用C30级混凝土，

HRB335 级钢筋。8 层和 3 层结构的基本周期分别为 1.4s 和 0.41s。 

 
(a)  T1=1.4s 的八层框架结构 (b)  T1=0.41s 的三层框架结构 

图 2.25  算例钢筋混凝土框架结构示意图 

采用本文 2.1 节介绍的数值模型分析上述两个算例框架结构的弹塑性地震

响应，其中钢筋采用最大应变点指向型单轴本构。图 2.26 和图 2.27 分别比较了

8层和 3层框架结构在不同选择集地震动记录作用下的最大水平位移和最大层间

位移角的均值和离散系数。如上文所述，上述三种选取方法所希望达到的目的

不同。设计集地震动记录作用下结构地震响应的离散性应相对较小；最不利集

地震动记录作用下结构地震响应应相对较大；而科研集没有类似的倾向性。但

是，从图 2.26、图 2.27 中不同选择集地震动输入下结构非线性响应的比较并不

能明显地看出以上趋势，主要表现在以下两个方面： 

(1) 尽管在周期 T1 附近不同选择集的拟加速度反应谱平均值存在一定的差

别，但在图 2.26 和图 2.27 中，无论对于 8 层框架还是 3 层框架，最不利集地震

动记录作用下结构的非线性地震响应并不明显大于科研集或设计集，这在短周
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期的 3 层框架中表现得尤其突出。 

(2) 由表 2.6 可见，在结构基本周期附近设计集地震动记录的拟加速度反应

谱值的离散性明显小于科研集或最不利集，但对于 3 层框架结构，设计集地震

动记录作用下结构非线性响应的离散性并不明显小于其他两个选择集（图 2.28

和图 2.29）。 
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图 2.26  T1=1.4s 的 8 层框架结构最大水平位移的均值与离散系数 
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图 2.27  T1=1.4s 的 8 层框架结构最大层间位移角的均值与离散系数 
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图 2.28  T1=0.41s 的 3 层框架结构水平位移的均值与离散系数 
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图 2.29  T1=0.41s 的 3 层框架结构层间位移角的均值与离散系数 

2.3.4  影响结构弹塑性地震响应及其离散性的因素 

以上分析结果并不符合设计集和最不利集的选取目的。本文认为，这主要

与结构损伤后刚度退化所导致的周期延长有关。对于线弹性体系，结构峰值地

震响应基本取决于结构一阶周期 T1 所对应的反应谱值。地震动强度指标 Sa(T1)

就是根据这一结论给出的。但是，结构进入塑性阶段后，刚度降低，自振周期

延长，这从图 2.30 给出的上述 3 层与 8 层框架结构的推覆分析曲线可中清楚地

看出来。推覆分析采用与第一振型对应的侧力分布模式。可见，随着结构逐渐
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进入弹塑性阶段，结构刚度不断退化，结构周期也随之增大。因此，在震损结

构的振动中，起主导作用的可能不是结构的初始周期 T1 及其对应的模态，而是

某一个等价周期 Teq 及其对应的瞬时模态。为了说明这一问题，不妨取峰值荷载

处的割线刚度 Keq 所对应的结构周期为等价周期 Teq，即 

 eq
eq

2 MT
K

π=  (2.9)

式中 M 为结构的总质量。 

根据图 2.30 的推覆分析结果，以上 3 层与 8 层框架结构的等价周期 Teq分

别为 0.81s 和 2.1s，比各自的初始周期 0.41s 和 1.4s 分别延长了 98%和 50%。 

 

图 2.30  两个框架的推覆曲线 

图 2.31 和图 2.32 显示了初始周期 T1和等价周期 Teq 对应的平均拟加速度反

应谱值及其离散性，具体数值见表 2.6 和表 2.7。以 T1=0.41s 的三层框架为例，

最不利集的反应谱值 Sa(T1)远大于其他两个选择集；但在等价周期 Teq=0.81s 处，

三个选择集的反应谱值 Sa(Teq)却相差不大。在离散性方面，初始周期 T1=0.41s

处的设计集的离散系数仅为 0.18，远小于科研集和最不利集；而在等价周期

Teq=0.81s 处，三个选择集的离散性相差也不大。可见，从统计意义上看，式(2.9)

定义的等价周期 Teq 所对应的谱值 Sa(Teq)与结构的非线性地震响应之间的相关性

更好。对于 8 层框架结构也可以观察到类似的现象，见图 2.31。  
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(a)  均值                   (b)  标准差/均值 

图 2.31  针对 8 层框架的地震动记录选择集的平均拟加速度反应谱及其离散性 

 
(a)  均值                    (b)  标准差/均值 

图 2.32  针对 3 层框架的地震动记录选择集的平均拟加速度反应谱及其离散性 

 

 

 

 

0
0.1
0.2
0.3
0.4
0.5
0.6
0.7
0.8
0.9

1

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
T (s)

拟
加

速
度
谱

标
准

差
 / 
平

均
值

科研集
设计集
最不利集

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
T  (s)

平
均

拟
加
速

度
谱

 (g
)

科研集
设计集
最不利集

T1=1.4s Teq=2.1s T1=1.4s Teq=2.1s 

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

0 0.5 1 1.5 2
T (s)

拟
加
速

度
谱
标

准
差

 / 
平

均
值

科研集
设计集
最不利集

0
0.2
0.4
0.6
0.8

1
1.2
1.4
1.6
1.8

2

0 0.5 1 1.5 2
T  (s)

平
均
拟
加

速
度
谱

 (g
)

科研集
设计集
最不利集

T1=0.41 Teq=0.81s T1=0.41 Teq=0.81s 



第 2 章  结构动力弹塑性分析中的若干问题研究 

 40

表 2.7  结构等价周期 Teq处的平均拟加速度谱值 Sa(Teq)及其离散性 

 平均值 标准差/平均值 

 科研集 设计集 最不利集 科研集 设计集 最不利集 

8 层框架 0.25 0.16 0.26 0.47 0.36 0.31 

3 层框架 0.73 0.56 0.73 0.27 0.26 0.45 

为了更加直观地说明结构非线性响应与 Sa(T1)和 Sa(Teq)的相关性的差别，表

2.8给出了在三个选择集全部 30条地震动记录输入下，结构最大顶点位移与 Sa(T1)

和 Sa(Teq)的相关系数。由表 2.8 可见，不论对于短周期的 3 层框架，还是中长周

期的 8 层框架，结构最大顶点位移与 Sa(Teq)的相关系数都远远大于与 Sa(T1)的相

关系数。这说明与初始周期 T1 相比，等价周期 Teq 对应的谱值 Sa(Teq)与结构的非

线性响应相关性更大，这是非线性结构与线弹性结构在地震响应方面的一个显

著区别。 

表 2.8  结构最大顶点位移与 Sa(T1)和 Sa(Teq)的相关系数 

 Sa(T1) Sa(Teq) 

3 层框架 0.15 0.78 

8 层框架 0.35 0.81 

设计集和最不利集的选取方法均与结构动力特性，尤其是结构的初始周期

T1 相关。但从上述分析可见，结构初始周期 T1 对应的反应谱谱值 Sa(T1)与结构非

线性响应的相关性并不大，而结构等价周期 Teq 对应的谱值 Sa(Teq)与结构非线性

响应的相关性更大。为此，当采用与结构动力特性相关的地震动记录选取方法

时，应首先正确认识与结构非线性地震响应相关性较大的等价周期范围，才有

可能实现预期的选取目的。这需要对结构的等价周期 Teq 有比较准确的估计，而

Teq 与结构特性可能有很大的关系，比如对于本文的 3 层框架，Teq/T1=1.97，而

对于 8 层框架，Teq/T1=1.50。对于实际工程结构的弹塑性地震响应分析，Teq 的

变化范围可能更大。与之相比，基于台站和地震信息的选取方法与结构的动力

特性无关，因此更具有一般性。 

由以上讨论可以得出以下结论：地震动强度指标和结构在弹塑性响应阶段

的等价周期是影响结构弹塑性地震响应及其离散性的两个主要因素。其中， 
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(1) 合理选用地震动强度指标可以减小不同地震动记录输入下线弹性体系

地震响应的离散性。对于中长周期结构，PGV 的控制效果较好；而对于短周期

结构，PGA 的控制效果较好。 

(2) 当反应谱比较平滑时，结构弹塑性地震响应与某一等价周期对应的反应

谱值有较强的相关性。准确估计结构的等价周期并以此为依据选择地震动记录

有助于减小结构在不同地震动记录输入下弹塑性地震响应的离散性。 

2.3.5  对地震动记录选取的建议 

根据以上分析研究，本节给出选取地震动记录的以下建议： 

(1) 当所选地震动记录较多时，地震动强度指标将对结构的非线性地震响应

起比较明显的控制作用。选用合理的地震动强度指标对地震记录进行调幅能有

效减小结构弹塑性地震响应的离散性，从而也减小了不同地震动记录选取方法

之间的差异。 

(2) 由于实际结构的非线性地震响应总是伴随着结构刚度的降低以及相应

的模态变化，结构的初始周期并不能体现结构的弹塑性地震响应。因此在应用

与结构动力特性相关的地震动记录选取方法时，需比较准确地估计对结构非线

性地震响应有较大影响的等价周期 Teq。 

(3) 基于台站与地震信息的选取方法与结构的动力特性无关，操作简便，适

用性强，且通过合理的地震动强度指标对地震动记录进行调幅，可有效地减小

结构地震响应的离散性，适于在研究不同类型、不同动力特性建筑结构的抗震

性能中应用。 

2.4  本文采用的地震动记录选择集 

在下文的研究中，经常需要通过动力弹塑性分析评价不同类型、不同动力

特性建筑结构的抗震性能，同时，本文将结构动力弹塑性分析作为评价本文中

实用化分析方法（等代结构法）的依据。为此，本文采用基于台站与地震信息

的方法选取地震动记录。为了满足不同分析目的、分析难度和计算工作量等情

况的需要，本节从上文 2.4.2 节介绍的包括 414 组强震记录的基础数据库中，采

用基于台站与地震信息的方法建立三个分别包括 10 组、22 组、218 组地震动记
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录的选择集。为方便起见，分别记作“EQ-10”、“EQ-22”和“EQ-218”。 

2.4.1  EQ-10与EQ-22 

EQ-10 与 EQ-22 中的强震记录均包含 2 个水平分量和 1 个竖向分量。各组

强震记录的 2 个水平分量中 PGV 较大者记为“x 分量”，PGV 较小的记为“y

分量”，竖向分量记为“z 分量”。选取地震动记录时，只对 x 分量进行挑选，

原强震记录中与之相应的另外两个分量自动入选。EQ-10 中的 x 分量与上文 2.4.2

节建立的基于台站与地震信息的地震动记录选择集（即科研集）完全相同，相

应记录的地震事件、台站以及三个分量的峰值等信息列于附录 B 表 B.1 和表 B.2。 

EQ-22中x分量的选取规则除将同一地震事件可入选的地震动记录数量增至

3 条之外，均与 EQ-10 的地震动选取规则相同。当同一地震事件中记录到的地震

动记录有不止 3 条符合条件时，选取 PGV 最大的 3 条。EQ-22 中强震记录的地

震事件、台站以及 x 分量的峰值等信息列于附录 B 表 B.3 和表 B.4。 

本文主要以中长周期多层建筑结构为研究对象，因此在对地震动记录进行

调幅处理时，一般采用地面峰值速度（PGV）作为地震动强度指标。图 2.33 给

出了 EQ-10 中地震动记录调幅至 PGV=50cm/s 后两个水平分量的平均拟加速度

反应谱和速度反应谱，并与我国和日本抗震规范中规定的设计反应谱进行了比

较（中华人民共和国建设部，2001；BCJ, 2004）。 
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图 2.34 给出了 EQ-22 中地震动记录调幅至 PGV=50cm/s 后对应不同阻尼比

的 x 分量平均拟加速度反应谱，并与我国和日本抗震规范规定的设计反应谱进行

了比较。 
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图 2.34 不同阻尼比对应的 EQ-22 平均反应谱以及与设计反应谱的比较 

2.4.2  EQ-218 

EQ-218 中的强震记录至少包含两个水平分量。其地震动记录选取规则如下： 

(1) 地震震级 M>6.5； 

(2) 断层距大于 10km； 

(3) PGA 大于 0.04g，PGV 大于 5cm/s； 

(4) 30 米土层平均剪切波速介于 200-500m/s 之间； 

(5) 仪器位于自由场地或较小建筑物的地面层。 

一组强震记录中的两个水平分量均能满足上述第(3)条时方能入选。这样得

到的 218 组强震记录中包含 436 条水平方向地震动记录。这些记录对应的地震

事件、台站以及地震动记录信息列于附录 B 表 B.5。图 2.35 显示了这些地震动

记录的震级、断层距、场地条件、速度峰值和能量持时等信息。其震级分布在

6.5 至 8 级之间；断层距从 10~180km 不等，且绝大部分记录的断层距不大于

100km；地面峰值速度分布在 5cm/s~70cm/s 之间，且大部份小于 30cm/s；能量

持时从几秒到上百秒不等，但绝大多数小于 40 秒。 
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图 2.35  EQ-218 中地震动记录的基本信息 

2.5  本章小结 

结构动力弹塑性分析是本文评价和比较结构抗震性能的基础，也是验证本

文所研究的用于具有明确损伤机制结构的实用化结构分析方法（等代结构法）

有效性的依据。本章针对动力弹塑性分析中的两个关键问题展开工作，主要内

容如下： 

(1) 基于通用有限元程序 ABAQUS 6.7-1 开发了用于纤维截面杆系单元的钢

与混凝土单轴滞回本构模型。 

(2) 通过模拟混凝土压弯构件在往复加载下的滞回行为、钢框架结构和混凝

土框架结构的地震动力响应，并与试验结果比较，验证了本文开发的数值模型

在模拟建筑结构地震响应方面的适用性。 
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(3) 分析比较了基于台站与场地信息、基于设计反应谱和基于最不利地震动

等三种典型的地震动记录选取方法，并对选取地震动记录提出了建议。 

(4) 通过 3 层和 8 层钢筋混凝土框架结构的算例分析，指出合理的地震动强

度指标和结构非线性阶段的等价周期是控制结构弹塑性地震响应及其离散性的

主要参数。 

(5) 以基于台站与场地信息的选取方法为基础，建立了不同规模的地震动记

录选择集，为下文的相关地震反应分析提供了基础。 
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第3章  结构损伤机制控制原理 

抗震结构在强震下的损伤机制控制是本文研究的核心问题。本章首先根据

现有抗震结构损伤机制控制的研究与实践，对抗震结构的损伤形式和损伤分布

进行研究和总结。 

在损伤形式方面，本章以具有不同损伤形式的单自由度体系为对象，将损

伤对结构的两方面作用，即改变结构动力特性和耗散地震输入能量剥离开来，

从机理上解释损伤形式对结构抗震性能的影响。 

在损伤分布方面，对建筑结构抗震实践中常见结构体系预期损伤部位及

其损伤机制的实现进行梳理，总结损伤机制控制的基本原理和合理的预期

损伤部位的基本特征。  

3.1  损伤形式对结构抗震性能的影响 

损伤通常对结构有以下两方面的作用： 

(1) 损伤后结构刚度降低，周期延长。这一般会使结构的位移响应增大，但

结构受到的地震力也会有所降低； 

(2) 损伤部位往往能耗散一定的地震输入能量，从而减小结构的地震响应。 

为排除损伤分布问题的干扰，本节以质量为Ｍ的具有不同损伤形式的单自

由度双重抗侧力结构体系为研究对象，以下简称为“双重结构体系”（图 3.1）。

该双重单自由度体系由刚度为 K0 的主结构和初始刚度为 Ka 的次结构两部分组

成。主结构在地震作用下始终保持弹性，而当次结构承受的地震作用超过其承

载力 Fa 时，次结构将发生损伤。为了研究损伤的上述两方面作用对结构地震响

应的影响，分别赋予次结构三种不同的损伤形式，即：弹脆性、双线性弹性和

理想弹塑性。其中，弹脆性次结构损伤后，次结构将从原体系中退出，原体系

退化为弹性主结构，结构刚度降低，周期延长；双线性弹性次结构发生损伤后，

次结构切线刚度为零，从而使原体系的刚度降低，周期延长，但次结构仍能保

持其屈服承载力。而且卸载时双线性弹性次结构的刚度能够恢复。含弹脆性或

双线性弹性次结构的双重结构体系都不会因次结构损伤而耗散任何地震能量。

与之相比，理想弹塑性次结构的损伤则会在延长结构周期的同时增加结构的耗
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能能力。需要说明的是，双线性弹性次结构在实际工程中比较少见，这里只是

为了与理想弹塑性损伤进行对比，分析次结构的损伤形式对结构抗震性能的影

响机理。 

 
图 3.1  具有不同损伤形式的单自由度双重体系 

除次结构的滞回特性外，次结构与主结构的初始刚度比 Ka/K0 以及次结构的

承载力 Fa 也是影响双重结构体系地震响应的主要因素。记 Fea为地震作用下假设

次结构为弹性时次结构中的最大内力，并用承载力比 Fa/Fea反映次结构承载力的

相对大小。Fa/Fea越小，次结构开始发生损伤时的位移越小，相应次结构的损伤

程度也越大。当承载力比 Fa/Fea为 1.0 时，整体结构即变为主、次结构均为弹性

的体系。另一方面，次结构与主结构的初始刚度比 Ka/K0 越小，次结构对整体结

构地震响应的影响也越小。当刚度比 Ka/K0=0 时，整体结构即变为仅有主结构的

弹性体系。 

将双重结构体系与仅有主结构时的最大地震力之比称为“剪力改变率 Rf”，

将二者在地震作用下的最大位移之比称为“位移改变率 Rd”。对于给定的主结

构和具有一定损伤形式的次结构，可以通过动力弹塑性分析得到具有不同刚度

比（Ka/K0）与承载力比（Fa/Fea）的双重结构体系的剪力改变率 Rf 与位移改变率

Rd。以 Rf 为纵坐标， Rd 为横坐标，将数据画在同一张图上，并将具有相同刚度

比的数据点用细实线相连，具有相同承载力比的点用虚线相连，则得到图 3.2 所

示的双重结构体系“地震响应曲线”。图 3.2 给出了主结构自振周期 T0 分别为

0.4s、1.0s 和 3.0s 的双重结构体系地震响应曲线，大致可分别代表短周期结构、
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中长周期结构和长周期结构。图 3.2 中的地震响应曲线是在 EQ-218 中的 436 条

水平地震动输入下的平均结果。 

在地震响应曲线上，剪力改变率 Rf 与位移改变率 Rd 均为 1 的点代表仅有主

结构的弹性体系的地震响应（图 3.2 中以空心圆圈表示）。承载力比 Fa/Fea为 1

的曲线代表主、次结构均始终保持弹性，即不发生损伤的双重结构体系的地震

响应（图 3.2 中的粗实线）。此时，随着次结构刚度的不断增大，地震力逐渐增

大（Rf 逐渐增大），整体结构的位移响应逐渐减小（Rd 逐渐减小）。当整体结

构刚度很大，周期很短时，结构的剪力会有所降低（图 3.2a）。 

       (a)  弹脆性次结构 (b)  双线性弹性次结构 (c)  理想弹塑性次结构 

图 3.2  主结构自振周期 T0=0.4s 时的地震响应曲线 

     (a)  弹脆性次结构 (b)  双线性弹性次结构 (c)  理想弹塑性次结构 

图 3.3  主结构自振周期 T0=1.0s 时的地震响应曲线 
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     (a)  弹脆性次结构 (b)  双线性弹性次结构 (c)  理想弹塑性次结构 

图 3.4  主结构自振周期 T0=3.0s 时的地震响应曲线 

当 Fa/Fea<1 时，不同损伤形式的次结构对双重结构体系地震响应的影响有很

大差异： 

(1) 当次结构为弹脆性时，对于短周期的主结构（图 3.2(a)），位移改变率

Rd 和剪力改变率 Rf 均在 1.0 附近。这说明脆性破坏的次结构对短周期结构的地

震响应影响不大。而对于中长周期和长周期主结构，Rd 和 Rf 均随主次结构承载

力比 Fa/Fea 的增大而增大，且均大于 1.0（图 3.3a，图 3.4a），这意味着次结构

的突然脆性破坏不但不能保护主结构，反而会因次结构内力突然释放引起的动

力效应使主结构遭受地震作用突然增大，使整个结构更加危险。此时，如果主

结构也是弹脆性的，则会发生连续破坏。这可部分地解释类似砌体结构等脆性

结构一旦在地震中发生破坏，整体建筑往往会全部倒塌的震害现象。 

(2) 当次结构为双线性弹性时，随着 Ka/K0 的增大，Rd 逐渐减小且始终小于

1.0，剪力改变率 Rf 逐渐增大且对于中长周期和长周期结构始终大于 1.0（图 3.3b，

图 3.4b），对于短周期结构有可能略小于 1.0（图 3.2b）。但随着 Fea/Fa的降低，

位移改变率 Rd 有单调增大的趋势。这说明，与仅有主结构相比（即图 3.2~3.4

中的空心圆圈），双线性弹性次结构有助于降低主结构的地震响应；但与次结

构始终保持弹性的双重体系相比（即图 3.2~3.4 中的粗实线），双线性弹性次结

构会因次结构屈服而增大整体结构的位移响应，从而使主结构承受更大的地震

作用。如果记次结构为弹性时整体结构的自振周期为 Ta，则次结构为双线性弹

性时，整体结构可以等效为自振周期介于 Ta 与 T0 之间的线弹性体系（体系的阻
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尼比不变）。当位移谱随周期的增大而单调增大时，该体系的位移响应也将介

于线弹性整体结构和主结构之间。 

(3) 当次结构为理想弹塑性时，位移改变率 Rd 随刚度比 Ka/K0 的增大而显著

减小（图 3.2c，图 3.3c，图 3.4c）。同时，当 Fa/Fea在较大范围内（如 Fa/Fea大

于 0.2）变化时，位移改变率 Rd 随着 Fa/Fea 的减小而减小。这意味着，具有一定

刚度比和承载力比的理想弹塑性次结构可以使结构最大位移响应不但小于仅有

主结构的情况，而且不大于甚至小于主、次结构均保持弹性的情况。这与次结

构为双线性弹性时很不相同，这一差异的来源可归结为次结构的滞回耗能对降

低结构地震响应的贡献。 

需要说明的是，上述分析中假设主结构始终保持弹性，损伤仅发生在次结

构中，可以认为是最简单的损伤机制控制。对于实际建筑结构，同样希望将损

伤控制在次要部位。这是结构损伤机制控制的目标。 

上述关于次结构损伤形式对整体结构抗震性能影响的分析结果对实际工程

抗震设计有以下参考意义： 

(1) 在既有结构的抗震加固中，附加的子结构（次结构）应具有适当的刚度

比和承载力比，且具有较高的耗能能力，以有效降低整体结构的地震位移响应，

提高既有结构的抗震安全性。同时应注意到，发生脆性破坏的次结构（如框架

结构中的砌体填充墙）不但不能有效保护主结构，有时反而会对主结构的地震

安全性产生不利的影响。 

(2) 对于希望利用损伤来提高抗震性能的新建结构，上述两种只延长结构周

期而不耗散地震能量的损伤形式（弹脆性与双线性弹性）均无法有效降低结构

的地震响应，即与弹性结构相比，损伤后结构的地震响应反而会显著增大。而

当次结构具有理想弹塑性的损伤形式且具有合理的承载力比（如大于 0.2）时，

次结构损伤后不但能够有效减小整体结构的最大剪力，而且有助于降低结构的

最大位移。这在中长周期和长周期结构中表现得尤为明显。因此，具有耗能能

力的损伤形式是预期的损伤形式。 

3.2  常见结构体系的损伤机制 

在与地震灾害的长期斗争中，结构工程师与研究者们逐渐认识到在结构中
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明确设定预期损伤部位（即损伤机制）对控制结构地震响应，提高结构抗震性

能具有重要意义。结构在地震作用下的损伤机制是由刚度、承载力和变形能力

在结构中的分布客观决定的。“结构体系”可以看作是刚度、承载力和变形能

力的空间分布服从一定规律的结构“定式”。因此，对于某一种类型的结构体

系，其在地震作用下的损伤机制控制就成为保证这种结构体系抗震性能的重要

条件。其中，合理的预期损伤机制的确定属于“体系设计”层面的问题，目前

尚未建立相应的科学方法。然而，根据大量的震害调查和相关研究，对于常见

结构体系的损伤机制，结构工程师和研究人员已取得一些共识。下面就常见抗

震结构体系中的典型损伤机制进行归纳。 

3.2.1  框架结构体系 

“强柱弱梁”机制（或“梁铰机制”）是人们从长期的工程实践与震害经

验中总结得到的框架结构的理想损伤机制，即框架结构的梁端和底层柱脚（有

时也可以是顶层柱顶）是预期损伤部位（塑性铰区），在地震作用下可以屈服

并通过自身的塑性变形耗散地震能量，而框架柱则基本保持弹性（图 3.3(a)）。

与之相对的是对结构抗震不利的层屈服机制（或“柱校机制”），如图 3.3(b)

所示。理论上讲，为了避免层屈服机制，除底层柱脚外，并不一定要求所有的

柱子都不屈服，即图 3.3(c)所示的“混合铰机制”也是可以接受的。各国抗震规

范对于框架柱在底层柱脚以外的部位出现塑性铰的限制也并不严格。新西兰混

凝土结构规范（SNZ, 2004b）明确规定了两种确定框架柱抗震能力需求的方法。

一种方法以确保图3.3(a)的梁铰机制为目标，在提高对柱子的承载力需求的同时，

适当降低了除底层柱脚以外部位柱子的构造配筋要求，如允许在柱端区域采用

钢筋搭接等；而另一种方法则允许柱子在底层柱铰以外的某些部位出现塑性铰，

并通过楼层整体的抗剪承载力验算来防止层屈服机制的出现。美国混凝土规范

ACI-318（ACI, 2005）在采用了较小的强柱弱梁系数（1.2）的同时，对柱端钢

筋构造做了比较严格的规定，如禁止在柱端采用钢筋搭接等。这意味着允许在

柱端出现塑性铰。我国混凝土规范（中华人民共和国建设部，2002）也在条文

说明中指出，规范中采用的柱端弯矩增大措施“只能适度推迟柱端塑性铰的出

现，不能避免出现柱端塑性铰”，并相应地要求在柱端箍筋加密以提高其塑性

变形能力。 
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(a)  梁铰机制 (b)  柱铰机制 (c)  混合铰机制 

图 3.3  框架结构的典型破坏模式 (空心圆圈表示塑性铰) 

无论如何，避免出现柱铰机制始终是框架结构抗震设计的首要目标。但历

次震害表明，在框架结构中避免柱铰机制并非易事。Villaverde (1991)通过数值

模拟，在按照墨西哥规范设计的钢筋混凝土框架结构中发现了如图 3.4 所示的仅

由柱顶塑性铰引起的层屈服机制，并借此解释 1985 年墨西哥城地震中大量出现

的框架结构上部楼层倒塌的震害现象。1995 年日本阪神地震中也有大量框架结

构在中间层出现了薄弱层破坏。在 2008 年我国的汶川地震中，按规范设计的钢

筋混凝土框架结构也会因柱端屈服而发生倒塌（叶列平 等，2009b）。 

 
图 3.4  仅由柱顶塑性铰引起的层屈

服机制（Villaverde, 1991） 
图 3.5  汶川地震中漩口中学框架结构教学楼

的倒塌（叶列平 等，2009b） 

为了有效避免柱铰机制，一方面框架柱（包括节点区）应具有足够的承载

力以便在强震作用下仍能基本保持弹性；另一方面，框架梁的端部应具有足够

的塑性变形能力以耗散地震能量。1994 年美国北岭地震中，大量钢框架结构在

梁端发生了意料之外的脆性断裂破坏。之后，工程师与研究人员提出了各种改

进的钢梁连接构造形式，且均以保护节点区和防止梁端脆性破坏为目标。



第 3 章  结构损伤机制控制原理 

 53

FEMA-355D （FEMA, 2000a）对这些研究做了详细的综述。近年来，不少学者

将后张预应力技术应用于框架梁柱节点的连接，在进一步确保梁铰机制的同时，

增强结构的自复位性能（如 Rojas et al, 2005; Li et al, 2008; 坂田弘安 等，2008

等）。上述研究虽然以在系统层次上实现有利的“梁铰机制”为目标的，但这

种构件层次的努力很难改变框架结构体系固有的变形模式不易控制、损伤部位

难以预测的特点。这在下文还会做更加详细的讨论。 

3.2.2  剪力墙和框架-剪力墙结构体系 

在 1972 年里氏 6.5 级的马那瓜地震中，美洲银行（Banco de America）大楼

成为联肢剪力墙结构体系实际震害的典型案例。该结构的钢筋混凝土核心筒由

四个 L 形井筒通过连梁联接而成（图 3.6），并且管道孔洞穿过连梁中部，削弱

了连梁。在地震作用下，在连梁被管道穿过部位附近发生了脆性剪切破坏，剪

力墙则没有明显损伤。然而这并不能说明连梁的脆性破坏保护了主体结构。

Mahin et al (1975)通过数值分析表明，连梁的脆性剪切破坏会显著降低结构刚度，

延长结构周期，增大结构的侧向位移与变形。与之相比，如果连梁发生延性损

伤，则可以有效降低结构的地震响应。这一方面是因为当连梁发生延性屈服时，

其刚度并非立即丧失，而且并非所有连梁都在同一时刻进入屈服，从而使四个

井筒仍能在一定程度上协同工作；另一方面则是因为连梁的塑性变形耗散了地

震能量。Mahin et al (1975)通过静力弹塑性分析得到的联肢剪力墙体系的损伤机

制为：各楼层连梁逐步屈服 剪力墙底部破坏（图 3.7）。这是由剪力墙体系的

刚度与承载力分布所决定的。 
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图 3.6  马那瓜美洲银行大楼的结构

平面布置 
图 3.7  假设连梁延性破坏时美洲银行大楼核心

筒的推覆曲线（Mahin et al, 1975) 

缪志伟（2009）详细研究了钢筋混凝土框架-剪力墙结构的损伤机制，并认

为其合理的损伤机制为：“在大震作用下，连梁大量弯曲屈服并承担主要耗能；

部分框架梁弯曲屈服，作为连梁耗能的补充；墙肢的屈服应尽量推迟，最终墙

肢的屈服只控制在底部发生而上部不屈服，并且墙肢的损伤程度较小；框架柱

作为结构后备抗震防线，保持弹性。” 

在这样的损伤机制中，连梁率先屈服并通过自身较大的塑性变形耗散地震

能量，成为控制剪力墙体系抗震性能的关键问题之一。但实际结构中连梁往往

因为建筑尺寸对其截面形状的限制而难以发生延性破坏。为此，各国学者提出

了各种提高连梁的塑性变形与耗能能力的方法，比较有代表性的包括：配置斜

向交叉钢筋（如 Paulay et al, 1992；曹万林 等，2004；ACI, 2005），在连梁上

预设水平缝从而形成双连梁（如程文瀼 等，1993；曹征良 等，2004），以及

采用钢连梁（Remmetter et al, 1992）等。另外，提高剪力墙底部的塑性变形能力，

防止发生脆性破坏，也是剪力墙体系研究的重点。 
无论是框架结构体系还是剪力墙结构体系，或者是由二者组合而成的框剪

结构体系，都是在“现有的结构构件”中设置预期损伤部位。所谓“现有的结

构构件”是指为满足正常使用阶段的要求而布置的结构构件；而“预期损伤部

位”是在强震下可能发生损伤的部位，如框架结构的梁端塑性铰区，联肢剪力

墙中的连梁等。随着抗震结构体系的不断发展，逐渐出现了专门用于提高结构

抗震性能的预设损伤构件，从而形成各种新的抗震结构体系。支撑框架体系、

周加框架柱 
连梁 

墙体 倒三角分布

侧力模式 

各层连梁

相继屈服

剪力墙底部屈服

顶点位移
基
底
剪
力

 

分析模型 

楼层 
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摇摆体系和隔震体系是其中的典型代表。 

3.2.3  支撑框架结构体系 

斜向支撑是非常有效的抗侧力构件。这在 2006 年日本 E-Defense 进行的 3

层足尺钢筋混凝土框架结构教学楼的振动台试验中体现得非常明显（壁谷澤寿

一 等，2008）。在 100%的 JMA Kobe 地震动记录激励下，未加固的框架结构

的首层框架柱发生了严重破坏（图 3.8a），而采用钢支撑加固后的结构，即使在

130%的 JMA Kobe 地震动记录激励下，也仅在钢支撑中发生轻微的损伤，原混

凝土结构仅有轻度开裂。为了观察采用钢支撑加固后结构的破坏形态，不得不

采用频率为 5.0Hz（与结构自振周期相近）的正弦波进行加载，最终首层钢支撑

屈曲失稳并导致结构首层破坏（图 3.8b）。 

  
(a)  未加固框架结构在 100% JMA Kobe

地震动记录作用下的破坏形态 
(b)  采用钢支撑加固后的框架结构的最终

破坏形态 

图 3.8  3 层足尺钢筋混凝土框架结构教学楼的振动台试验 

在 Wada et al (1992)提出的“免损结构”（Damage tolerant structure）中，结

构体系被明确地划分为主结构与次结构。其中，主结构是主要承重体系，要求

其在强震作用下保持弹性；次结构在强震作用下发挥耗能作用。岩田衛 等

（1995）以这一思想为指导，设计了一座 45 层的“免损”钢支撑框架结构。该

结构的框架部分为主结构，在设计中考虑其楼层刚度的合理分布，为了保证其

在强震作用下仍能保持弹性，框架柱采用屈服强度约为 760MPa 的高强钢材，框

架梁采用屈服强度约为 580MPa 的高强钢材。框架中布置的大量斜撑被作为次结

构，采用塑性变形能力强而屈服点低的钢材 LYT100，其屈服强度只有约 67MPa。
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分析结果表明，该结构在中等强度地震（PGV 约为 60cm/s）和强烈地震（PGV

约为 90cm/s）作用下，主结构均能保持弹性，次结构在中等强度地震作用下开

始屈服，其耗能能力可以有效地降低整体结构的地震响应。另外，在中等强度

地震作用下，耗能斜撑的损伤程度不大，无需更换或维修；在强烈地震作用下，

则仅需在震后更换耗能斜撑。可见，在支撑框架体系中，损伤部位不但非常明

确，而且功能相对单一，即主要用于在强震下耗散地震输入能量，降低结构的

地震响应，而在正常使用阶段并非必需的构件。这大大方便了作为次结构的耗

能构件的设计，各种专门的消能减震装置从而成为研究的焦点。 

3.2.4  摇摆结构体系 

建筑结构的设计计算往往假设结构固定于基础上，而基础固定于地基上。

然而在实际震害分析中，研究者们发现基础的适当抬起往往有助于减小上部结

构的地震作用，从而减轻结构震害。Rutenberg et al (1980)用基础的抬起解释了

1971 年 San Fernando 地震中距离震中很近却只遭受了轻微损伤的两座钢筋混凝

土框架剪力墙结构的震害。林康裕（2003）则将 1995 年阪神地震中一幢位于高

烈度区的建筑仅遭受轻微损伤的原因部分地归结于其基础的浮动。这些研究揭

示了一种新的损伤机制，即允许结构或结构的某一部分在地震作用下发生摇摆，

并利用摇摆引起的结构某些部位的集中变形，将损伤控制在“摇摆界面”上。

在上述震害调查中，摇摆界面均位于结构的基础底面。 

为了更加有效地利用结构的摇摆行为，并控制摇摆结构的地震响应，各国

研究者提出了多种多样的摇摆结构体系，其摇摆界面大多位于摇摆体与基础顶

面之间。Huckelbridge (1977)通过一个 1:3 缩比的 9 层钢框架结构的振动台试验

验证了允许柱脚抬起的构造措施对于降低结构地震响应的作用。Midorikawa et al 

(2002，2003，2007，2010)通过在浮动钢柱脚与基础之间设置耗能翼板，利用摇

摆钢框架在柱脚的集中变形来耗散地震能量，并通过振动台试验验证了这种摇

摆耗能结构体系的减震效果（图 3.9）。Ajrab et al (2004)提出了为摇摆结构体系

附加带有阻尼器的索缆系统以增大结构耗能能力的做法。索缆通过撑杆与摇摆

墙体在各楼层位置处相连，并在索缆底部通过串联的阻尼器与基础相连。

Deierlein et al (2009)设计了由钢支撑框架、竖向后张预应力钢筋以及便于更换的

耗能元件组成的摇摆结构体系。钢支撑框架和预应力筋在强震下预期保持弹性，
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仅由耗能装置屈服耗能，地震过后钢支撑框架可在预应力筋的作用下恢复原位

（图 3.10）。这一预期损伤机制在 E-Defence 进行的足尺模型振动台试验中得到

了验证（Deierlein et al, 2010）。 

(a)  振动台试验模型 (b)  柱脚构造 

图 3.9  浮动柱脚的摇摆体系（Midorikawa et al, 2007） 

 
(a)  振动台试验模型 (b)  底部耗能元件的力学性能试验 

图 3.10  自复位的摇摆支撑框架体系（Deierlein et al, 2010） 

除了利用摇摆体与基础之间的集中变形作为预期损伤的“摇摆界面”之外，

也可以利用摇摆体之间或者摇摆体与结构其它部分之间的错动变形预设损伤耗

加载方向  

耗能翼板 
厚 6mm 
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能构件。Eatherson et al (2008)设计了由两个并排的摇摆钢支撑框架组成的结构体

系，两个钢支撑框架之间用沿高度均匀布置的耗能元件连接（图 3.11）。两个

支撑框架在水平地震作用下发生摇摆后，框架之间的竖向错动使耗能元件屈服

耗能，从而降低结构的地震响应。该体系的抗震性能通过一个 1/2 比例的拟动力

试验得到了验证。 

 
(a)  振动台试验模型 (b)  底部耗能元件的力学性能试验 

图 3.11  摇摆界面位于摇摆体侧面的摇摆体系（Eatherson et al, 2008） 

摇摆结构体系的预期损伤部位在“摇摆界面”上，即位于摇摆体与结构的

其他部位之间（摇摆体的底部或两侧）。而摇摆体应在强震下保持弹性并发挥

控制结构整体变形模式的作用。与支撑结构体系不同，摇摆结构体系不是利用

结构楼层本身的变形来设置耗散地震能量的预期损伤构件，而是通过结构的摇

摆，人为地制造出变形集中的部位，并在这些部位预设损伤耗能构件。 

3.2.5  隔震结构体系 

隔震结构体系具有与生俱来的明确的预期损伤分布，即结构变形与损伤主

要集中在由隔震支座和各种阻尼器组成的隔震层中，而上部结构基本保持弹性。

自 20 世纪 80 年代现代隔震技术开始应用于建筑结构以来，世界各地的隔震结

构在地震中的优异表现证明了这种结构体系是可行的，而且对于保护上部结构

是非常有效的。太田俊也 等（2005）报告了 2004 年日本新泻县中越地震中一

幢 5 层钢筋混凝土框架隔震结构的地震响应（图 3.12a）。该隔震结构建于 1997
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年，其隔震层由 18 个橡胶隔震垫和 21 个滑板隔震垫组成。在该结构基础上获

得的地震记录峰值加速度高达 807.7cm/s，是目前世界上在隔震结构中记录到的

最大的地震运动。与之相比，结构首层的峰值加速度仅为 205.2cm/s，隔震效果

非常明显（图 3.12c）。主震过后 3 个星期在橡胶隔震垫中观察到的残余变形约

为 2.5cm。通过滑板隔震垫上留下的灰尘痕迹，估计隔震层在地震中曾发生约

15cm 的水平位移（图 3.12b）。尽管遭受了如此强烈的地震作用，该隔震体系的

上部结构及其内部的家具等均未遭受任何损伤。 

(a)  建筑外观 (Saito, 2004) (b) 滑板支座的最大位移(Saito, 2004)

 

(c)  基础与首层处的加速度记录（太田俊也 等，2005） 

图 3.12  2004 年日本新泻中越地震中某基础隔震的钢筋混凝土框架结构 

有了明确的预期损伤机制，隔震结构体系的研究便集中于高性能隔震支座

和适用于隔震结构的阻尼器的研发。这些构件层次的研究总是以结构体系层次

首层：最大加速度 205.2gal

时间 (s)

基础：最大加速度 807.7gal

加
速

度
(c

m
/s

) 
加

速
度

(c
m

/s
) 



第 3 章  结构损伤机制控制原理 

 60

上的创新以及对结构体系整体抗震行为的理解为基础的，这一点在上述的框架

结构体系、剪力墙结构体系、支撑框架结构体系以及摇摆结构体系中也都有所

体现。 

图 3.13 总结了上述结构体系的损伤机制，即 

(1) 框架结构：梁端以及底层柱脚； 

(2) 剪力墙结构和框-剪结构：连梁、框架梁端； 

(3) 支撑框架结构：支撑； 

(4) 摇摆结构：摇摆界面； 

(5) 隔震结构：隔震层。 

框架结构 剪力墙结构 支撑框架结构 摇摆结构 隔震结构 

图 3.13 主要的抗震结构体系及其预期损伤分布 

3.3  损伤机制控制的基本原理 

从以上对抗震结构损伤机制发展的回顾可以总结出以下两点损伤机

制控制的基本原理。  

3.3.1  控制结构的变形模式 

结构损伤与变形密不可分。有效地控制结构的变形模式，排除由地震作用

等各方面因素引起的随机性的干扰，是实现预期损伤机制的关键。框架结构由

于抗侧刚度较小，在不同地震动作用下变形模式不明确，容易发生薄弱层破坏，

损伤机制难以控制。与之相比，摇摆结构和隔震结构则具有明确的预期变形模

式。 

另外，减小结构在强震下变形模式的离散性，可以使结构在强震下的非线

性地震响应更加容易预测，从而使结构的抗震设计更加可靠。直接基于位移的

抗震设计和基于能量的抗震设计都依赖于可以预测的结构变形模式，在基于性
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能的抗震设计中广泛采用的静力弹塑性方法以及下文研究的等代结构法的准确

性也受到结构变形模式离散性的影响。由此可见，控制结构的变形模式不但是

实现预期损伤机制的基础，也是有效地进行抗震设计的保障。 

3.3.2  合理选择预期损伤部位 

从早期的框架结构、剪力墙结构，到近期的消能减震结构和隔震结构，结

构的损伤机制越来越明确。其结果是，预期损伤部位与结构承重体系逐渐分化，

结构的承重体系以承担结构的重力竖向荷载为主，并在强震下保持弹性，预期

损伤部位则以其自身的损伤耗能达到减小强震下整体结构地震响应的目的。与

之相应，对预期损伤部位的稳定耗能能力的需求也越来越明确，多种多样的耗

能装置应运而生。在框架体系中，框架梁既是主要的抗侧构件，也是传递竖向

荷载的重要构件，底层柱脚更是位于竖向荷载的主要传递路径上。预期的损伤

应仅限于它们的受弯行为，即在理想状态下，这些部位出现塑性铰时应不会影

响其受抗剪承载力和轴向承载力。这将对梁端与柱脚的设计提出很高的要求。

与之相比，剪力墙体系中的连梁和支撑体系中的斜撑则具有更加明确而单一的

功能，它们对结构的抗侧刚度有很大的贡献，却不需承担或仅承担很小的重力

竖向荷载。这样，在设计这些构件时，可以更加专注于其耗能能力的提高。摇

摆结构体系与隔震结构体系进一步通过结构体系层次的设计，在结构中引入了

更加明确的集中损伤耗能部位，即摇摆界面与隔震层，而且这些部位的损伤不

会影响结构的竖向承载力。 

由此可以归纳出结构体系中预期损伤部位的以下两个共同的特征： 

(1) 损伤前对结构整体的抗侧刚度有较大贡献。对于单自由度体系而言，损

伤部分对整体抗侧刚度的贡献越大，它就能够越有效地降低结构的地震响应。

然而对于多自由度体系，在地震中预期保持弹性或基本弹性的主体结构担负着

控制整体结构变形模式的重任。如果主体结构的刚度过小，将难以控制整体结

构的变形模式，从而导致结构无法表现出预期的损伤机制。因此，在选择对抗

侧刚度贡献较大的部位作为预期损伤部位时，尚应保证结构的变形模式能够得

到有效的控制。 

(2) 损伤后对结构的竖向承载力影响不大。地震作用虽然以侧向力为主要表

现形式，但结构竖向承载力的不足或丧失将直接导致结构倒塌。因此预期损伤
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不应降低结构的竖向承载力。 
上述两个特征实际上体现了结构系统功能的分化，即在结构的抗侧力体系

中，分化出一部分对整体结构的竖向承载力影响不大的构件，作为发挥耗能功

能的预期损伤构件，以达到降低结构地震响应的目的。从一般系统论的角度来

看，在系统的演化过程中总存在着功能分化的趋势（Bertalanfv, 1973）。而上述

抗震结构体系的发展正体现了越来越明显的功能分化。结构在系统层次上功能

的分化，意味着更低层次系统（如预期损伤的子系统）的功能逐渐变得单纯，

比如专门的阻尼器只在大震中发挥消能减震作用。这有利于充足利用各种建筑

材料的特性，提高整个结构系统的抗震性能。 

3.4  本章小结 

本章的主要工作如下： 

(1) 分析研究了具有不同损伤形式的双重单自由度体系的地震响应，建立了

相应的地震响应曲线，将损伤在改变结构动力特性和耗散地震输入能量两方面

的效果剥离开来，解释了延性损伤对提高结构抗震性能的积极意义。 

(2) 通过回顾与梳理常见抗震结构体系的损伤机制以及近年来逐渐发展成

熟的具有明确损伤机制的新型抗震结构，总结了损伤机制控制的两点基本原理，

即：控制结构的变形模式和合理选择预期损伤部位。同时说明了抗震结构体系

在演化过程中预期损伤机制越来越明确，预期损伤部位与结构主要承重体系逐

渐分化的趋势，并总结了合理的预期损伤部位的基本特征。 
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第4章  摇摆墙-框架结构体系 

4.1  概述 

摇摆墙体系的出现主要基于以下三方面的考虑： 

(1) 利用整体型关键构件控制结构的变形模式。 

如上一章所述，有效控制结构的变形模式是实现预期损伤机制的关键。对

于建筑结构，使其在地震作用下的变形尽可能集中在某一预设楼层，或者使各

个楼层的变形尽量均匀，是两种最为简单的预期变形模式。前者是隔震结构的

基本出发点；后者则可以通过整体型关键构件来实现。所谓整体型关键构件，

是指贯穿结构全高或大部分楼层、具有足够的刚度和承载力以有效减小结构楼

层变形集中的构件。它是有效控制结构变形模式，进而实现预期损伤机制的关

键。日本五重塔木结构中的芯柱是典型的整体型关键构件。在现代抗震结构中，

剪力墙通常发挥着整体型关键构件的作用。 

(2) 保护墙体免受损伤。 

正因为剪力墙对于控制结构变形模式的关键作用，应尽可能减小其在强震

作用下的损伤。然而对于通常的框架-剪力墙结构，剪力墙在地震作用下往往

会发生破坏。2010 年 2 月 27 日发生在智利的里氏 8.8 级强烈地震造成了大量

剪力墙结构的损坏。图 4.1 给出了两种典型的剪力墙底部破坏的震害实例。 

 
(a)  墙底压溃（EERI, 2010a） (b)  底层剪切破坏（EERI, 2010b） 

图 4.1  2010 年智利地震中剪力墙底部的典型震害 
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这些损伤虽然没有最终造成结构的倒塌，但仍然是结构抗震安全的隐患，

并且对震后恢复也有较大的影响。摇摆墙体系的主要任务之一是使作为关键构

件的墙体在强震作用下免受损伤，从而更好地保证预期损伤机制的实现。 

(3) 为结构赋予自复位能力。 

自复位能力是在保证了抗震安全性之后，从降低经济损失、缩短震后恢复

周期的角度出发提出的更高的要求。将预应力技术与结构的摇摆行为相结合，

是实现自复位能力的有效途径。 

Kurama et al (1999, 2000, 2002)系统地研究了由后张预应力预制混凝土墙

板组成的摇摆结构体系（图 4.2）的抗震性能，并将研究重点放在结构的自复

位性能上。Panian et al (2007)将后张预应力现浇混凝土摇摆墙体系用于美国加

州Berkeley一幢建于20世纪70年代的6层钢筋混凝土框架结构的抗震加固（图

4.3）。Stevenson et al (2008)则在美国加州 Berkeley 一幢新建的 4 层办公建筑

的设计中采用了同样的摇摆墙技术。Marriot et al (2008)进一步将外置的钢阻尼

器引入后张预应力摇摆墙体系，以提高整体结构的耗能能力。 

图 4.2  Kurama et al (1999)提出的摇摆墙体

系 
图 4.3  Panian et al (2007)采用的摇摆墙体系

锚具 

预制墙板

无粘结后张 
预应力钢绞线 

水平接缝 

基础 
螺旋箍筋 

无粘结后张

预应力钢绞线螺旋箍筋 钢筋网 

（a）  立面 

（b）  横截面 

无粘结后张预

应力钢绞线 

普通钢筋 

足够的抗剪钢筋 
受控的底部耗能机制

角部足够的约束 
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以上研究在摇摆墙体系本身的自复位性能、耗能能力和构造设计等方面做

出了开创性的贡献。但在结构体系层次上，没有对作为整体型关键构件的摇摆

墙在控制结构变形模式方面的作用进行深入的讨论。为此，本章以下将从减小

结构各个楼层变形集中的角度，讨论摇摆墙的刚度需求，并提出在初步设计中

确定摇摆墙截面的实用方法。 

4.2  摇摆墙的刚度需求 

在一般建筑结构的抗震设计中，结构构件的刚度往往根据竖向荷载、建筑

功能以及结构在多遇地震下的弹性变形要求等确定。与之相比，摇摆墙-框架

结构体系的刚度设计更加重要。摇摆墙刚度的确定应以有效控制结构在强震下

的变形模式为首要目标。 

MacRae et al (2004)提出了“连续柱概念”（Continuous Column Concept），

并研究了钢支撑框架结构中仅按竖向荷载设计、与梁端铰接且在脚部与基础铰

接的“重力柱”（Gravity column）的刚度在控制结构在地震作用下的变形模

式方面的作用。变形模式的控制效果用层间位移集中系数 DCF 表示（式(4.1)）。 

 max

r

DCF
u H
θ

=  (4.1)

式中， θmax 为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

的总高度。 

MacRae et al (2004)发现，结构的 DCF 取决于由式(4.2)定义的无量纲的刚

度系数α。当α趋于无穷大时，DCF 趋近于 1；当α为零时，代表没有连续柱的

钢支撑框架结构。 

 3

EI
kh

α =  (4.2)

式中，EI 为连续柱的截面抗弯刚度；k 为钢支撑框架的层剪切刚度；h 为层高。 

Tagawa (2005)分析了美国 SAC Steel Project Los Angeles 给出的一系列典

型钢框架结构，发现它们的刚度系数α均接近 0.20 或者更大。通过计算这些钢

框架结构的刚度系数α和层间位移集中系数 DCF 的关系，Tagawa (2005)给出了
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α=0.2 时层间位移集中系数 DCF 与结构层数的关系（式(4.3)）。 

 ( )0.132 1 1DCF N= − +  (4.3)

其中 N 为结构的层数。 

Ji et al (2010)对带有重力柱的 3 层钢支撑框架结构的简化模型推导了刚度

系数α与 DCF 相关关系的理论公式，并通过动力弹塑性分析对公式进行了验

证，指出了重力柱对于抑制钢支撑框架的层屈服机制的作用。这一工作有助于

加深人们对于重力柱这样的整体型构件在控制结构变形模式方面的积极作用

的认识。 

为了给摇摆墙刚度的初步设计提供定量依据，本节基于上述研究成果进一

步考察摇摆墙-框架结构的刚度系数α与层间位移集中系数 DCF 的关系，并在

一定控制目标下给出摇摆墙刚度需求的计算公式。 

本节以由弹性连续杆单元和具有最大位移点指向型滞回特性的集中质量

剪切层模型组成的简化体系为研究对象（图 4.4）。弹性杆单元代表摇摆墙，

剪切层模型代表延性框架。分别考察 9 层、6 层和 3 层结构。各层质量只具有

水平方向自由度，不考虑竖向荷载的影响，并根据以下假设确定剪切层模型的

力学参数： 

(1) 延性框架的质量与刚度沿高度均匀分布，各层质量均为 m，层剪切刚

度均为 k，结构的一阶周期根据我国抗震规范（中华人民共和国建设部，2001）

的建议取 T1=0.1N，N 为结构的层数。根据结构 1 阶周期 T1 确定楼层质量 m 和

层剪切刚度 k 的取值。 

(2) 各层的抗剪承载力符合我国抗震规范中底部剪力法给出的楼层剪力

分布，如图 4.5，其中楼层剪力系数为楼层抗剪承载力与结构总重量之比。 

(3) 基底剪力系数取我国抗震规范规定的VIII度第一组 II类场地上罕遇地

震对应的基底剪力系数的 1/5。这一取值大致相当于在我国 VIII 度多遇地震的

水平上进一步考虑荷载分项系数、材料分项系数和抗震承载力调整系数γRE 的

影响后延性框架的实际承载力水平。 
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图 4.4  带摇摆墙的多自由度剪切层模型 图 4.5  不同层数框架的楼层剪力分布 

各层的集中质量与摇摆墙通过刚性水平链杆相连。摇摆墙的截面抗弯刚度

为 EI，墙体底部与基础之间为理想铰连接。采用 EQ-22 中的 x 分量地震记录

作为地震输入。计算时将地震记录按结构 1 阶周期 T1 对应的加速度谱值 Sa(T1)

进行调幅，使 Sa(T1)=α1G，α1 为结构的底层剪力系数，G 为结构总重量。 

动力弹塑性分析得到的 3 层、6 层与 9 层摇摆墙-框架模型的刚度系数α与

层间位移集中系数 DCF 的相关关系如图 4.6 所示。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。另外，随着楼层的增多，DCF 逐渐增大，且

当α较小时，不同地震动作用下的 DCF 的离散性也随着楼层的增多而显著增

大。 

根据不同的性能需求，可以确定不同程度的变形模式控制目标。对于延性

框架结构，要求 DCF 趋近于 1.0 过于苛刻。本文建议将框架结构保持弹性且仅

按 1 阶模态振动时的 DCF 作为控制目标。对于上述 3 层、6 层和 9 层的剪切层

模型，1 阶模态对应的 DCF（即控制目标）分别为 1.34、1.45 和 1.49，其对应

的刚度系数α分别为 0.054、0.512 和 0.942。此即各个框架结构的需求刚度系数

αdem，如图 4.6(d)。 
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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 4.6  刚度系数α与层间位移集中系数的关系 

图 4.7 给出了需求刚度系数αdem与结构层数 N 的关系。随着层数的增多，

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 N 之间的

线性关系如式(4.4)。 
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图 4.7  需求刚度系数α与结构层数的相关关系 

 dem 0.148 0.368Nα = −  (4.4)

由于普通钢筋混凝土摇摆墙在强震下难以做到墙体不开裂，刚度会有所降

低，因此宜在式(4.4)的基础上进一步考虑由于墙体开裂引起的刚度降低，并按

式(4.5)确定需求刚度系数αdem。 

 ( )dem cr0.148 0.368N Rα = −  (4.5)

其中，Rcr 为考虑开裂影响的刚度降低系数，对于强震下保证不开裂的预应力

摇摆墙，Rcr=1.0，对于普通钢筋混凝土摇摆墙，建议偏于保守地取 Rcr=0.5。 

式(4.5)可以作为初步设计中确定摇摆墙刚度的依据，即： 

(1) 根据结构层数由式(4.5)计算需求刚度系数αdem； 

(2) 估计纯框架结构的层剪切刚度 k； 

(3) 由式(4.2)反算摇摆墙的截面抗弯刚度 EI，并据此设计摇摆墙的截面。 

需要指出的是，以上方法是在框架结构各层质量和刚度均匀分布，楼层抗

剪承载力符合我国抗震规范基本要求，框架结构发生剪切型变形等假设的前提

下得到的，仅用于初步设计中对摇摆墙刚度需求的估计。此外，该公式不适用

于 3 层以下的结构。在进一步的抗震设计中，尚应采用更加准确的分析方法评

估摇摆墙的实际控制效果。 
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4.3  摇摆墙-框架结构体系的受力特征 

摇摆墙-框架体系是一种既不同于纯框架结构，也不同于框架-剪力墙结构

的新型抗震结构体系。为了深入了解摇摆墙-框架体系的受力特征，下面以一

个 8 层钢筋混凝土框架结构为例，通过静力弹塑性分析比较纯框架结构、摇摆

墙-框架结构和框架-剪力墙结构在水平地震作用下的受力行为。 

4.3.1  分析算例 

该 8 层钢筋混凝土框架结构为 VIII 度设防第一组 II 类场地。结构纵向（x

方向）四跨，跨度均为 7.5m；横向（y 方向）三跨，边跨 7.5m，中跨为内走廊，

跨度为 3.0m（图 4.8）。与 x 方向平行布置的梁记为 GX，与 y 方向平行布置

的梁记为 GY。结构在 1~4 层和 5~8 层分别采用相同的梁、柱截面，并对底层

柱进行纵筋加强。图 4.9 给出了结构中所有梁、柱构件截面的尺寸与配筋。不

同构件在结构中的位置如表 4.1 所列。表 4.1 同时给出了结构各层的层高与重

量等信息。所有柱均采用 C45 级混凝土，所有梁均采用 C40 级混凝土。梁、

柱纵筋均为 HRB400 级。楼板厚度 100mm，采用 C40 级混凝土，双向布置

φ10@200 分布钢筋。 

 

图 4.8  8 层框架结构的平面布置 
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图 4.9  结构梁、柱构件的截面尺寸与配筋 

表 4.1  框架结构楼层信息 

楼层 层高 (mm) 柱截面 纵梁截面 横梁截面 楼层重量 (kN) 

1 4500 C-1a GX-1 GY-1 3381 

2 4000 C-1b GX-1 GY-1 3349 

3~4 3500 C-1b GX-1 GY-1 3313 

5~7 3500 C-2 GX-2 GY-2 3157 

8 3500 C-2 GX-2 GY-2 2417 

本节以上述框架结构的 B 轴线 4 跨平面框架为分析对象（图 4.8），采用

与上文 2.3.3 节相同的建模方式，为结构建立有限元模型。钢筋与混凝土材料

的强度与弹性模量均取规范中的材料强度标准值。混凝土梁的翼缘宽度取值参

考我国混凝土规范的建议，取为 l0/3 和 b+12t 中的较小值，其中 l0 为梁跨，b

为梁宽，t 为楼板厚度（中华人民共和国建设部，2002）。 

假设摇摆墙始终保持弹性，根据式(4.4)可以确定摇摆墙的需求刚度系数如

式(4.6)。取摇摆墙的横截面为 3600mm×150mm，刚度系数α=0.844>αdem。 

 dem 0.148 0.368 0.788Nα = − =  (4.6)

其中，结构层数 N=8。 
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采用静力弹塑性分析分别计算图 4.10 所示的 3 个结构的推覆能力曲线，即

纯框架结构、摇摆墙-框架结构（RWF）和框-剪结构。分析采用倒三角侧力分

布模式。对于 RWF 和框-剪结构，墙体与框架之间在楼层位置处以水平刚性连

杆相连。连杆仅传递水平力，不传递弯矩和竖向力。RWF 和框-剪结构中墙体

的横截面尺寸相同，区别仅在于摇摆墙底部与地面为理想铰接，而剪力墙底部

与地面固接且可以弯曲屈服并形成塑性铰，但不考虑剪切破坏。 

(a)  纯框架结构 (b)  摇摆墙-框架结构（RWF） (c)  框-剪结构 

图 4.10  三种抗震结构体系的示意图 

上述 3 个结构的前 3 阶自振周期如表 4.2 所列。与剪力墙相比，摇摆墙对

结构 1 阶周期的改变很小。下面将 RWF 分别与纯框架结构和框-剪结构进行比

较，说明 RWF 与这两种传统抗震结构体系在抵抗水平地震作用方面的差异。 

表 4.2  3 个结构的自振周期（单位：秒） 

模态 纯框架 RWF 框-剪 

1 阶 1.169 1.167 0.998 

2 阶 0.389 0.344 0.304 

3 阶 0.217 0.167 0.155 

4.3.2  与纯框架结构相比 

当摇摆墙与框架之间仅通过水平连杆相连时，摇摆墙并不分担很多的底部

剪力（图 4.11）。它对结构抗震能力的贡献主要在于控制结构的变形模式，减

小结构各个楼层的变形集中，从而充分发挥框架结构各个楼层的抗震能力并提

高结构的变形能力。RWF 的最大层间位移角θmax 达到 1/50 时顶点位移为

528.5mm，远大于纯框架结构的 353.9mm。二者在达到θmax=1/50 后不久均达到
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各自的峰值承载力，随后进入承载力下降阶段。RWF 的下降段较为平缓。 

 
图 4.11  纯框架与 RWF 的推覆能力曲线 

当纯框架结构达到其峰值承载力时，结构下部楼层的层间位移角明显大于

上部楼层（图 4.12）。结构的层间位移集中系数 DCF 为 1.71， θmax 达到 1/30

时 DCF 为 1.79，而此时上部 6、7、8 层的层间位移角尚不足 1/100，结构在底

部发生了薄弱层破坏。与之相比，RWF 各楼层的层间位移角分布始终比较均

匀（图 4.12）。结构达到峰值承载力和θmax 达到 1/30 时的 DCF 仅分别为 1.17

和 1.14。 

 

图 4.12  纯框架与 RWF 的层间位移角分布 
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4.3.3  与框-剪结构相比 

如果将摇摆墙底部与基础固结，RWF 则退化为传统的框-剪结构。二者在

控制结构的变形模式方面有相似之处，但二者墙体的受力特征有显著差异。 

对于 RWF，当单向推覆的倒三角分布地震力作用在框架部分时，框

架部分和摇摆墙各自承担的地震力如图 4.13 所示。这一内力分布的突出

特点是框架部分在顶层和底层受集中的推力作用；相应地，摇摆墙在顶

层和底层受集中的拉力作用。这一地震力分布对应的剪力分布如图 4.14。 

0

1

2

3

4

5

6

7

8

-2000 -1000 0 1000 2000 3000

剪力(kN)

楼
层

总剪力

摇摆墙的剪力
框架的层剪力

图 4.13  RWF 所受地震力在框架与摇摆墙

之间的分配（达到峰值承载力时） 
图 4.14  RWF 中框架与摇摆墙的层剪力

分布（达到峰值承载力时） 

摇摆墙在下部和顶部楼层处承受较大的剪力，在中部楼层处则剪力较小。

这与刚度特征值较大的框-剪结构中剪力墙的受力特征基本相似。二者之间的

一个主要区别是 RWF 中墙体底部承受的剪力不大（图 4.15）。但由于墙底与

基础的连接形式不同，二者墙体内的弯矩分布有较大差异。剪力墙中的最大弯

矩出现在底部楼层，这一部位同时承受着巨大的剪力。与之相比，摇摆墙的最

大弯矩出现在剪力不大的中部楼层，在剪力较大的部位弯矩则比较小（图

4.15）。这样改善了墙体的受力状态，避免了剪力墙底部设计困难的问题。 
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(a)  框-剪结构中的剪力墙 (b)  RWF 中的摇摆墙 

图 4.15  框-剪结构与 RWF 中墙体剪力与弯矩分布（达到各自的峰值承载力时） 

如果假设与基础固结的剪力墙底部具有足够的延性转动能力，则可以得到

图 4.16 所示的推覆能力曲线。得益于剪力墙底部塑性铰区的贡献，框-剪结构

的承载力明显高于 RWF，其峰值承载力对应的顶点位移 662.3mm 也略大于

RWF 的 585.7mm。然而，即使不发生剪切破坏，钢筋混凝土剪力墙底部的延

性转动能力也比较有限。在抗震设计中，按照我国抗震规范的要求，框-剪结

构在罕遇地震作用下的最大层间位移角θmax 不得超过 1/100（中华人民共和国

建设部，2001）。在图 4.16 中，框-剪结构最大层间位移角达到 1/100 时其推

覆能力曲线下包围的面积为 574.0kNm。与之相比，RWF 中摇摆墙底部可通过

特殊设计的铰接构造实现较大的转动能力，它在罕遇地震下的层间位移角限值

可采用抗震规范对于纯框架结构的规定，即θmax 不超过 1/50。在图 4.16 中，RWF

的最大层间位移角达到 1/50 时其推覆能力曲线下包围的面积为 904.6kNm。 
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图 4.16  框-剪结构与 RWF 的推覆能力曲线 

以上两节在分析摇摆墙的刚度需求和摇摆墙-框架结构体系的受力特征时

所采用的分析模型均假设摇摆墙与框架之间通过只传递水平荷载的刚性连杆

相连。而实际上，在摇摆墙-框架体系在水平地震作用下，摇摆墙与框架之间

的界面将产生较大的竖向变形。在这一变形集中部位设置耗能构件，可以充分

发挥其耗能能力，从而提高摇摆墙-框架结构体系的抗震性能。下面将通过对

一个工程实例的动力弹塑性分析，更加全面地揭示摇摆墙-框架结构体系在控

制结构变形模式、损伤机制和提高结构抗震性能方面的效果。 

4.4  摇摆墙-框架结构体系的工程实例 

作者在日本东京工业大学进行合作研究期间，参与了东京工业大学 G3 教

学楼的抗震加固项目。该项目采用摇摆墙体系对既有钢骨混凝土框架结构进行

抗震加固，使 G3 教学楼成为目前世界上应用摇摆墙-框架结构体系的最高的建

筑结构，为摇摆墙-框架结构体系在实际工程中的应用提供了一个典型案例

（Wada et al, 2009）。该教学楼建于 1979 年，是一栋以钢骨混凝土框架为主的

11 层综合教学楼，屋面标高为 39.7m。其结构平面布置如图 4.17 所示。 
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图 4.17  加固前后的结构平面布置 

1981 年日本建筑基准法对结构抗震设计的条文作了较大修订。2006 年对

G3 教学楼进行的抗震鉴定表明，该楼已不满足日本 1981 年建筑基准法的要求，

尤其是在图 4.17 所示的 x 轴方向（结构纵向）。图 4.18 为按照日本相关规范

进行的抗震鉴定给出的结构抗震能力系数 Is。根据日本规范的规定，如果抗震

能力系数 Is 小于 0.3，则结构没有加固的价值，应立即拆除；当抗震能力系数

Is在 0.3~0.7 之间时，应对结构进行抗震加固。从图 4.18 中可以看出，该结构

9 层以下的纵向抗震能力系数仅为 0.4 左右，亟须进行抗震加固。 

 

图 4.18  抗震鉴定给出的 G3 楼的抗震能力系数 Is 
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4.4.1  加固方案 

与一般增大构件截面的加固方法不同，G3 楼加固方案从控制结构整体损

伤机制的角度出发，巧妙利用既有结构平面上的 6 个凹槽（如图 4.17），附建

6 片后张预应力混凝土摇摆墙。摇摆墙底部与基础铰接，沿着摇摆墙的两侧，

在墙与相临框架柱之间安装钢阻尼器。摇摆墙通过其背后的水平钢支撑与各层

楼板相连（图 4.17）。图 4.19 是加固前后结构的示意图。按上文式(4.5)估计的

该摇摆墙-框架体系的需求刚度系数αdem=1.242。受结构平面布置等多方面因素

的制约，最终确定的 6 片摇摆墙的横截面尺寸均为 4400mm×600mm。结构的

刚度系数α=1.208，与式(4.5)给出的需求值αdem非常接近。 

 
(a)  既有结构 (b)  加固后的结构 

图 4.19  加固前后的 G3 楼 

在加固方案中，中央摇摆墙从第 2 层至顶层均设置钢阻尼器；两端摇摆墙

仅在第 2 层至第 9 层设置钢阻尼器。钢阻尼器宽度为 350mm，即摇摆墙与既

有 SRC 柱之间的空隙宽度。耗能腹板厚度为 6mm，钢阻尼器的高度沿楼层变

化，从 750mm 至 1500mm 不等，如表 4.3 所列。阻尼器采用日本 LY225 钢材，

剪切屈服强度τy=130MPa，剪切模量 G=78.8GPa。 
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表 4.3  钢阻尼器的截面高度（单位：mm） 

设置楼层 中央摇摆墙 端部摇摆墙 

第 10、11 层 750 无 

第 8、9 层 1000 750 

第 6、7 层 1250 1000 

第 2~5 层 1500 1000 

首层 无 无 

在加固后的结构体系中，作为整体型关键构件的摇摆墙的抗震性能目标是

在强震下不发生任何损坏，包括不因混凝土开裂而损失刚度。摇摆墙与既有框

架柱之间安装的钢阻尼器是预期损伤部位，应具有足够的塑性变形和耗能能

力。 

4.4.2  加固前后结构的抗震性能 

采用 EQ-10 中的 x 分量强震记录评价加固前后结构的抗震性能。所有地震

记录均按地面峰值速度 PGV=50cm/s 进行调幅。根据结构沿纵向的对称性，只

建立半边模型，并将半边的 3 榀框架分别用二维模型模拟，同时为不同框架在

同一楼层上的节点施加约束，使其具有相同的水平位移（即 x 方向的位移）。

由于摇摆墙的预期性能目标是在大震下保持弹性，因此在建模中采用弹性梁单

元和水平刚臂组合模拟，如图 4.20。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模型的非线性弹簧和一个水平的

线弹性弹簧模拟。 

加固后，结构的 1 阶周期从原来的 0.76s 降低为 0.61s，对应于 EQ-10 的平

均速度反应谱值略有降低，如图 4.21。 
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图 4.20  摇摆墙与钢阻尼器的建模 图 4.21  加固前后结构对应的 EQ-10
的 x 分量平均速度谱值 

图 4.22 给出了加固前后结构的楼层最大水平位移和最大层间位移角。从层

间位移角分布可以明显看出，既有结构的首层以及中间层都可能成为薄弱楼

层，这取决于地震动记录的性质（图 4.22a）。采用摇摆墙体系进行抗震加固

后，结构在不同地震动记录输入下的变形模式趋于一致，结构第 2 层的层间位

移角最大，向上逐渐减小（图 4.22b）。 
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图 4.22  加固前后结构的地震最大位移与变形响应 

为了进一步阐明摇摆墙与钢阻尼器各自对于结构抗震性能的贡献，图 4.23

比较了既有结构、只增设摇摆墙的结构、同时增设摇摆墙和钢阻尼器的结构的

平均最大层间位移角。从图 4.23 可以看出，增设摇摆墙能够有效地抑制结构楼

层变形集中，各层最大层间位移角分布趋于均匀。在结构变形模式受到摇摆墙

控制的条件下，再增设钢阻尼器，则可以有效提高结构的抗侧刚度、承载力和

耗能能力，进一步减小结构的最大变形。 
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图 4.23  摇摆墙与钢阻尼器对整体结构地震反应的影响 

图 4.24(a)比较了三个结构在 10 条地震记录输入下归一化层间位移角的离

散系数（即标准差与平均值之比）。归一化层间位移角θnor 的定义如式(4.6)所
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示。 

 
( )ave,

nor,
ave,

max ii
i i

i

θ
θ θ

θ
= ⋅  (4.6)

式中，θnor,i 为编号 i 地震动记录输入下的某一楼层的归一化层间变形角；θi 为

编号 i 地震动记录输入下的该楼层的层间变形角；θave,i为编号 i 地震动记录输

入下的全部楼层层间变形角的平均值。 

归一化层间位移角可减少不同特性地震动带来的变形绝对量的离散性

的干扰，可用于评价结构在不同地震动作用下的变形模式的离散性。可以看出，

增设摇摆墙后结构变形模式得到了有效的控制，离散性显著减小，这对于实现

预期损伤机制至关重要。 

此外，增加摇摆墙后，结构的层间位移集中系数 DCF 也显著减小，如图

4.24(b)。图中同时给出了上文建议的 DCF 控制目标，即纯框架结构仅按 1 阶

模态振动时的 DCF。可见，采用的摇摆墙体系基本上实现了预期的控制目标，

从而检验了按式(4.5)估计的摇摆墙需求刚度的有效性。 
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图 4.24  摇摆墙对结构变形模式的控制效果 

4.4.3  构件的抗震性能需求 

通过上述动力弹塑性分析，不但可以得到结构整体的地震响应，还可以得
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到各个构件的受力和变形情况，从而确定它们的抗震能力需求。 

摇摆墙在大震下的性能目标是保持弹性。因此其能力需求主要着眼于抗开

裂能力，包括抗弯开裂与抗剪开裂两个方面。图 4.25 给出了上述动力弹塑性分

析得到的中央摇摆墙的峰值弯矩的平均值、平均值加 1 倍标准差以及最大值。

摇摆墙混凝土的轴心抗压强度 fc=36MPa。若不施加预应力，则其开裂弯矩Mcr,RC

仅约为 13000kNm，在中部楼层尚小于峰值弯矩的平均值，不能满足大震不开

裂的要求。为此，为每片摇摆墙施加约 18000kN 的预应力，使其开裂弯矩提高

到 Mcr,PC=22000kNm，在所有楼层均大于峰值弯矩的均值加 1 倍标准差，并且

仅在中部少数楼层小于峰值弯矩的最大值，从而在抵抗弯曲开裂方面具有较高

的保证率。 

 

图 4.25  摇摆墙的抗弯开裂能力需求 

在摇摆墙的抗剪开裂验算中，考虑墙体各个截面峰值弯矩、峰值剪力以及

轴向预压力的组合，通过弹性分析计算墙体的主压应力和主拉应力，并与墙体

混凝土的强度进行比较，如图 4.26。可见，墙体主压应力不足混凝土抗压强度

的 1/4，主拉应力远小于混凝土抗拉强度 ft，受剪开裂的可能性很小。为避免摇

摆墙在转动时底部产生严重破坏，设计了如图 4.27(b)(c)所示的齿状铰接节点。

摇摆墙下端设置一道钢梁，预应力钢铰线锚固在钢梁上。钢梁通过一对钢支撑

与基础相连，连接处设置齿状咬合的剪力键（Wada et al, 2009）。 
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图 4.26  摇摆墙的剪力与抗剪开裂能力需求 

 

图 4.27  摇摆墙的底部铰接构造与钢阻尼器 

图 4.27(d)是在摇摆墙与既有框架柱之间安装就位的钢阻尼器的照片。其腹

板是主要的损伤耗能部件。动力弹塑性分析得到的钢阻尼器的塑性变形能力需
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求如图 4.28。各片墙体两侧阻尼器的延性需求均从底部楼层到顶部楼层逐渐减

小，最大延性需求为 24.4。在东京工业大学完成的同类型钢阻尼器的加载试验

中，当加载的剪切变形幅值为 4.55%，对应的延性系数为 27.6 时，试件尚能经

受 10 次以上的快速往复加载（加载频率为 1Hz）而耗能能力没有明显的下降。

可见该阻尼器具有足够的塑性变形与耗能能力。 

0

2

4

6

8

10

12

0 10 20 30
延性系数

楼
层

中墙

边墙内侧

边墙外侧

 

图 4.28  钢阻尼器的塑性变形能力需求 

除了上述摇摆墙和钢阻尼器的设计之外，摇摆墙与基础之间以及摇摆墙和

既有结构之间的连接节点的刚度和承载力也应根据抗震性能目标进行具体的

设计，既有框架结构的抗震能力也需要进行详细的校核，以确保预期损伤机制

的实现。 

以上结果说明，通过摇摆墙体系控制框架结构在地震作用下的变形模式可

以有效地提高结构地震响应的可预测性，避免结构出现预料之外的损伤机制，

从而便于对预期损伤部位进行设计，以充分发挥整体结构中不同构件的抗震能

力，有效提高结构整体的抗震性能。 

4.5  实用的摇摆墙-框架结构体系 

G3 教学楼中采用的摇摆墙体系虽然性能优越，但以下两方面因素可能制

约其推广应用： 

(1) 该加固方案利用了既有结构贯通全高且在结构平面上对称布置的凹
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槽，方便了摇摆墙的安放以及与既有结构之间的连接。但是这种结构布置不具

有一般性。 

(2) 加固方案中大量使用了钢阻尼器，成本较高。为避免摇摆墙在强震下

开裂，采用了后张预应力技术，进一步提高了成本。 

为了便于摇摆墙体系在我国的推广应用，并结合我国工程抗震设防目标，

本文建议在多层混凝土框架结构中采用图 4.29 所示的实用的摇摆墙-框架体

系。 

 

 

 

图 4.29  摇摆墙-框架体系的结构布置 

该体系在保留了墙体底部铰支座的同时，对 G3 教学楼采用的摇摆墙体系

进行了如下简化： 

(1) 采用普通钢筋混凝土墙体。 

虽然普通混凝土墙体在强震下可能因开裂而使刚度下降，但只要在设计阶

段正确地考虑这种不利影响，仍能保证预期变形模式控制目标的实现，如在上

文式(4.5)中采用较小的开裂折减系数 Rcr以确定摇摆墙的截面尺寸。 

(2) 摇摆墙直接与框架梁相连，而不采用钢阻尼器。 

钢阻尼器的作用是提高结构的耗能能力，同时使损伤集中在震后易于更换

的阻尼器内，便于震后修复。然而对于我国一般的多层框架结构，保证“大震

不倒”仍是首要的抗震设防目标。摇摆墙能够有效地控制结构的变形模式，使

框架结构更容易实现具有较高耗能能力的“梁铰机制”，有助于实现“大震不

倒”的设防目标。此外，将摇摆墙直接与框架梁相连的方式适用性更强，便于
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对具有不同平面布置的既有结构进行抗震加固。加固时，可以有选择地将某些

框架柱两侧既有的填充墙替换为与框架柱有可靠连接的钢筋混凝土翼墙，并在

墙体底部采用铰支座。翼墙的截面尺寸和配筋构造均按摇摆墙的性能要求进行

设计。为了保证翼墙外侧的框架梁端具有足够的耗能能力，应根据需要对梁端

进行抗震加固。这种着眼于结构体系的加固方式相对于逐个加固单独构件的方

式能够更加有效地改变结构在强震下的变形模式，防止出现层屈服机制。 

4.6  本章小结 

本章的主要工作如下： 

(1) 分析了摇摆墙-框架结构体系中摇摆墙刚度与结构层间位移集中程度

的关系，并以结构按 1 阶模态振动时的层间位移集中程度为目标，建立了在初

步设计阶段确定摇摆墙刚度需求的实用方法。 

(2) 通过静力弹塑性分析比较了纯框架结构、摇摆墙-框架结构和框架-剪

力墙结构的受力特征。与纯框架结构相比，摇摆墙-框架结构的变形分布更加

均匀，有助于充分发挥结构各部分的抗震能力；与框架-剪力墙结构相比，摇

摆墙承受最大弯矩和最大剪力的部位不重叠，避免了剪力墙底部设计困难的问

题。 

(3) 通过对摇摆墙-框架结构体系的工程实例进行深入的计算分析，剖析了

摇摆墙与耗能元件在该体系中的作用，检验了摇摆墙对结构变形模式和损伤机

制的控制效果。分析结果表明，经过合理设计的摇摆墙能够有效控制结构的变

形模式和损伤机制，耗能元件则可以显著提高结构的耗能能力，降低结构整体

的地震响应。将这两方面作用相结合，可以从结构体系的层次提升结构的抗震

性能。 

(4) 根据我国工程抗震设防目标，提出了可实现整体型损伤机制且经济适

用的摇摆墙-框架结构体系。 

另外，通过本章对实际工程进行的动力弹塑性分析，可以确定抗震结构体

系中不同构件的承载力与变形能力需求，从而为构件设计提供定量的基础。对

本章介绍的示范性工程采用复杂的动力弹塑性分析进行抗震能力需求分析是

可行。但对于大量一般建筑结构的抗震设计，仍有必要发展更加实用的计算分

析与抗震设计方法。下文将在这方面开展研究工作。
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第5章  单自由度等价线性化模型 

实用的结构地震响应分析方法是结构抗震设计的基础。在以结构的非线性

地震响应为主要设计依据的损伤机制控制结构的抗震设计中，线弹性分析方法

显然无法胜任。为此，等价线性化分析、静力弹塑性分析、动力弹塑性分析等

分析方法日益受到广泛的重视。本章将首先对结构抗震设计方法的发展和不同

设计方法所采用的结构分析方法进行综述。随后，本文从单自由度等价线性化

模型和多自由度体系的等代结构法两方面入手，完善现有的等价线性化分析，

使之成为一种简单有效的计算结构非线性地震峰值响应的方法。本章的研究以

单自由度等价线性化模型为主。多自由度体系的等代结构法在下一章中讨论。 

5.1  建筑结构抗震设计方法综述 

结构抗震设计的任务是对于一定的结构体系，确定在预期抗震设防目标下

结构构件的抗震能力需求，并通过合理的构件设计使各个构件的抗震能力满足

要求。根据所考虑的构件抗震能力的侧重点不同，可以将各种抗震设计方法分

为基于力的、基于位移/变形的和基于能量的三大类，其中基于位移/变形的抗震

设计又有直接基于位移的和基于性能评估的两类方法。 

Fajfar (1999)将刚度、承载力、延性和位移作为结构抗震能力的四个基本要

素，指出在抗震设计中，一般总是预先选定其中的两个，然后通过计算分析确

定另外两个，如表 5.1 所示。这非常有助于理解基于力的和基于位移的抗震设计

的基本方法。与这两类方法不同，基于能量的抗震设计侧重于对结构的地震输

入能量、耗能规律以及构件的耗能能力的分析与设计。其预设的要素是刚度与

承载力，而待求的要素则是结构和构件的耗能能力。为了便于比较，在 Fajar (1999)

表 5.1 的基础上把基于能量的抗震设计也列在其中。下面从损伤机制控制的角

度，对上述各类抗震设计方法作一简单综述。 
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表 5.1  现有的抗震设计的基本方法 a 

基于位移/变形 
 基于力 

直接基于位移 基于性能评估
基于能量 

预设 刚度/延性 位移/延性 刚度/承载力 刚度/承载力 

待求 承载力/位移 刚度/承载力 位移/延性 耗能能力 

a: 除“基于能量”部分之外，均引自 Fajfar (1999) 

5.1.1  能力设计法 

Paulay 等人提出的“能力设计法”（Paulay, 1980; Paulay, 1983; Paulay et al, 

1992）在静力抗震设计和基于承载力和延性保证的抗震设计的基础上，第一次

明确提出了对结构损伤机制的控制。在 Paulay 教授的影响下，新西兰规范最先

采用了这种抗震设计方法。新西兰混凝土设计规范（SNZ, 2004b）将能力设计法

概括为：“在地震作用下，结构体系应通过合理构造的主要抗侧构件的严重变

形来耗散地震能量，而其他结构构件应具有足够的承载力以保证结构体系实现

并保持预期的耗能机制。”结构体系中的各个构件被明确的区分为“耗散地震

能量”的构件（即预期损伤构件）和“保证结构体系实现并保持预期的耗能机

制”的构件（即非预期损伤构件）。这种设计思想被广泛接受，通过建议的承

载力级差系数（比如基于梁柱节点弯矩平衡提出的“强柱弱梁系数”）对构件

的弹性内力进行调整以确定其承载力需求的方法至今仍是各国抗震设计规范中

的基本方法。 

能力设计法以线弹性地震响应分析为基础，便于在实际工程设计中应用，

然而该方法无法直接定量地评价结构在非线性阶段的响应状态，淡化了工程师

对结构非线性地震响应的关注，而仅仅满足于对结构线弹性分析结果的概念性

调整。这使它往往不能保证预期损伤机制的实现。 

Bondy (1996)指出，强柱弱梁系数的一个基本假设是柱的反弯点大约位于柱

子中部，而这一假设可能会大大低估结构进入塑性后柱子可能受到的最大弯矩。

图 5.1 为通过动力弹塑性分析得到的一个 10 层单跨的钢筋混凝土框架结构在

1994 年美国北岭地震中记录到的 Newhall-L.A.County Fire Station 90 地震动输入

下柱子最大弯矩与 UBC 1994（ICBO, 1994）规定的设计弯矩的对比。分析中梁
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可以屈服，假设柱子具有足够的承载力而不会屈服。动力弹塑性分析得到的柱

子弯矩包络远远大于 UBC 1994 能力设计法得到的设计弯矩。 

 

图 5.1  框架柱的弯矩包络图（Bondy, 1996） 

由此可见，采用单一的“强柱弱梁”系数并不能有效估计柱子的承载力需

求，因此有必要采用直接以具体结构的非线性地震响应为依据的方法来确定柱

子可能承受的最大内力。这也是下文将要解决的问题之一。 

除了在确定非预期损伤部位的承载力需求方面的问题外，能力设计法在估

计结构的位移响应和各个构件的延性需求方面也有明显的不足。这也是基于位

移的抗震设计要解决的主要问题。 

5.1.2  基于性能评估的抗震设计 

在基于性能的抗震设计思想指导下，抗震设计逐渐更多地关注结构在强震

下的非线性响应状态。基于性能评估的抗震设计方法是通过直接计算结构在不

同等级地震作用下的地震响应状态（即“性能点”）来检查预设刚度和承载力

的结构是否具有足够的变形能力。在基于性能评估的抗震设计中，线弹性分析

显然已难以满足需求。静力弹塑性分析成为主要的分析手段。基于性能评估的

抗震设计的一般过程为： 

(1) 根据线弹性分析对结构进行刚度和承载力的设计； 

(2) 采用静力弹塑性分析计算结构的非线性响应； 
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(3) 确定结构在预期强震作用下的性能点； 

(4) 提取结构在达到性能点时的非线性响应状态，检查结构位移是否满足限

值要求，并对构件进行变形能力设计。 

ATC-40 (ATC, 1996)建议采用 Freeman (1978)提出的能力谱法确定性能点，

FEMA-273 (FEMA, 1997)建议采用位移修正系数法来确定性能点。日本建築学会

（1997）建议的延性保证型设计则直接规定了结构在不同强度等级地震下的性

能点所对应的最大位移。与能力设计法相比，这类方法量化了不同等级地震作

用下具体结构的非线性响应和构件的非线性变形。静力弹塑性分析提供了一种

相对简便而且有效的非线性地震响应分析方法。但在确定性能点时，无论是能

力谱法还是位移修正系数法，都以等价单自由度方法为基础，这在一定程度上

限制了该方法的适用性和准确性（Chopra, 2003）。 

在损伤机制控制方面，延性保证型设计（日本建築学会，1997）借鉴了能

力设计法的思想，为结构设定预期的屈服机制，将结构构件划分为“预期塑性

铰部位”、“潜在塑性铰部位”和“其他部位”三类，并在结构的使用、设计

和极限三个地震响应状态下分别检查不同类别结构构件的承载力和变形能力。 

5.1.3  直接基于位移的抗震设计 

与性能评估方法先进行刚度和承载力的设计，再检查变形能力的做法相反，

直接基于位移的抗震设计从目标延性和目标位移出发，确定结构及其构件的承

载力需求，并对构件进行承载力和变形能力设计。其基本过程为： 

(1) 根据目标延性和估计的结构屈服位移，确定结构的目标位移； 

(2) 根据目标延性，对结构进行承载力和刚度设计，包括： 

a. 确定结构的等价阻尼比，并根据目标位移从弹性位移谱上得到结构

的周期，或者根据目标延性直接从弹塑性位移谱上得到结构周期； 

b. 根据结构周期，计算结构的刚度和基底剪力； 

c. 将基底剪力分配到各个楼层，并进行构件的承载力设计。 

(3) 根据目标位移，对结构进行变形能力设计，包括： 

a. 通过结构的侧移模式和一定的位移解构规则，将整体结构目标位移

分解到各个楼层和构件，得到相应的目标变形，即变形需求； 

b. 根据构件的变形需求，对构件进行变形能力设计。 
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直接基于位移的方法依赖于对结构变形模式的准确估计，这不但是等效单

自由度体系的基础，也是位移解构的基础。而有效地控制结构的变形模式也是

结构损伤机制控制的重要内容。 

5.1.4  基于能量的抗震设计 

基于能量的抗震设计方法（Akiyama, 1985）以结构其及构件的耗能能力作

为首要的抗震设计要素，并引入了累积耗能以更好的表达结构的损伤。在对多

自由度体系进行基于能量的抗震设计时，往往需要首先采用静力弹塑性分析得

到结构的非线性响应，并将结构等效成一个单自由度系统，以确定地震输入能

量和整体结构的耗能能力需求。进而通过一定的方法将总的耗能能力需求分配

到各个楼层和构件，并以此作为构件设计的依据。 
应注意到，基于能量的抗震设计同样强调对结构损伤机制（或耗能机制）

的控制。如果结构的耗能机制不明确，耗能能力需求将很难准确地分配到各个

构件。因此，基于能量的抗震设计可以方便地应用于耗能分布非常明确的隔震

结构（Harada et al, 1998；日本建筑学会，2006），却难以在一般抗震结构中应

用。程光煜（2007）将体系能力设计法（叶列平，2004）与基于能量的抗震设

计相结合，是解决这一问题的有意义的尝试。其中，体系能力设计法用于确定

非预期损伤部位的刚度和承载力需求，从而将损伤限制在预期发生的部位；而

基于能量的设计法则用于确定预期损伤部位的耗能能力需求。可见，能量设计

法对损伤机制控制的直接贡献并不大，相反，它的成功应用则更多地依赖于有

效的损伤机制控制，而且也只有通过对结构损伤机制的控制才能实现能量设计

法的最初意图，即具有足够耗能能力以经受地震作用的结构。 

5.1.5  抗震设计中的结构分析方法 

结构分析方法是结构抗震设计的基础。表 5.2 总结了典型抗震设计方法中采

用的结构分析方法。由于基于能量的设计在实际抗震设计中的应用还非常有限，

且不在本文的研究范围之内，故表中仅列出了基于力和基于位移的抗震设计方

法。 
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表 5.2  抗震设计中的结构分析方法 

方法类别 设计方法 主要的结构分析方法 

能力设计法 

Paulay et al (1992) 

静力线弹性分析 

或线弹性反应谱分析 基于力 

Shibata et al (1976) 等代结构法 

Kowalsky (1994) SDOF 等价线性化分析（桥梁） 

SEAOC (1999) 
SDOF 等价线性化分析 

或弹塑性反应谱分析 

Priestley et al (2000) SDOF 等价线性化分析 

直接基

于位移

Kowalsky (2002) 等代结构法（桥梁） 

能力谱法 

Fajfar (1999) 

静力弹塑性分析 

和弹塑性反应谱分析 

延性保证型设计 

日本建築学会  (1997) 
静力弹塑性分析 

改进的位移系数法 

（FEMA, 2005） 
静力弹塑性分析 

基

于

位

移 

基于性

能评估

改进的能力谱法 

（FEMA, 2005） 

静力弹塑性分析 

和 SDOF 等价线性化分析 

基于力的抗震设计以线弹性分析作为主要的结构分析方法。Shitaba et al 

(1976)提出的“等代结构法”试图通过多自由度体系的等价线性化分析更准确的

估计结构在非线性地震响应阶段的承载力需求。但因没有采用迭代计算使假设

的变形模式与分析得到的地震响应相一致，该方法的完整性存在不足。本文第 6

章将对该方法进行完善。 

由于等价线性化分析需要首先假设目标位移，这与直接基于位移的抗震设

计思路相一致，因此该方法在直接基于位移的抗震设计中得到了广泛的应用。

Kowalsky (1994) 针对桥梁结构提出的最早的直接基于位移的抗震设计流程，采

用了单自由度（SDOF）体系的等价线性化方法。Kowalsky (2002)进一步通过引

入“等代结构法”的概念把直接基于位移的抗震设计推广到多自由度连续桥梁

的抗震设计中。 

基于性能评估的抗震设计以静力弹塑性分析为主要的结构分析方法。其中
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的一个主要分支——能力谱法（如 Fajfar, 1999；FEMA, 2005 等）在确定性能点

时需借助 SDOF 弹塑性反应谱分析或等价线性化分析。 

由此可见： 

(1) 在结构分析中直接考虑结构的非线性行为是抗震设计方法发展的趋势； 

(2) 损伤机制控制与抗震设计关系密切。在能力设计法（Paulay et al, 1992）

和延性保证型设计（日本建築学会，1997）中，控制结构的损伤机制，将损伤

限制在预期部位是抗震设计的首要目标；而在基于能量和直接基于位移的抗震

设计中，有效地控制结构的损伤机制则是设计的必要条件。 

(2) 等价线性化分析和静力弹塑性分析是目前抗震设计中用于计算结构非

线性地震响应的主要方法。其中，等价线性化分析多应用于直接基于位移的抗

震设计；静力弹塑性分析则是基于性能评估的抗震设计方法的基础。 

(3) 动力弹塑性分析虽然是目前计算结构地震响应的最准确方法，但尚未直

接应用于抗震设计，而主要用于对已设计完成的结构或既有结构进行抗震性能

评估。 

由于钢筋混凝土构件的弹性刚度（主要取决于截面形状和大小）与其承载

力（主要取决于配筋）之间的相关性不大，因此在钢筋混凝土结构的抗震设计

中采用基于力的方法并不需要多次的试算和迭代，基本上是一种“直接”的方

法。但其缺点是对结构和构件的变形能力缺乏比较准确的估计。与之相比，基

于性能评估的方法虽然可定量地考察结构在地震作用下的非线性响应状态，但

可能需要多次试算才能完成设计，效率不高。 

本文将在结构损伤机制控制思想的指导下，通过完善 Shibata et al (1976)提

出的等代结构法，使之能够比较准确的计算结构的非线性地震响应，并以此为

基础建立一种基于力和基于性能评估相结合的抗震设计方法。该方法能够分阶

段地给出结构在预期强震作用下预期损伤部位和非预期损伤部位的承载力需

求，并可获得结构在强震下的非线性响应状态，给出强震下预期损伤部位的变

形能力需求，为预期损伤部位的变形能力设计提供定量的依据。 

下文将首先对单自由度等价线性化模型展开深入的讨论，从而为第 6 章关

于等代结构法的研究奠定基础。 
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5.2  现有典型的单自由度等价线性化模型 

假设非线性单自由度体系由非线性弹簧和阻尼系数为 c0（阻尼比ζ0）的粘滞

阻尼器组成。单自由度等价线性化的基本任务是建立一个具有等价刚度 keq和等

价阻尼比ζeq 的线弹性单自由度体系，使其地震峰值位移响应与原非线性单自由

度体系的地震峰值位移响应近似相等（图 5.2a）。 

( ),k u u�

 
(a) 非线性体系 (b) 等价线性化体系 

图 5.2  单自由度的等价线性化 

本节首先回顾文献中已有的单自由度等价线性化模型，接着从定性与定量

两个方面对其中的主要影响因素展开讨论，并在此基础上提出更加全面地考虑

各种因素影响的单自由度等价线性模型，为下文中等代结构法的研究奠定基础。 

对于单自由度体系，等价阻尼比ζeq 与等价刚度 keq 是等价线性化模型的两个

关键参数，通常可表达为延性系数µ的函数。根据等价刚度确定原则的不同，现

有等价线性化模型可分为以下两类。 

5.2.1  割线刚度模型 

这类模型采用最大位移 umax 对应的割线刚度（以下简称“割线刚度”）作

为等价刚度，如图 5.3 中的 ks。同时，通过假设非线性体系在一个对称加载循环

中的滞回耗能与等价线性化体系在相同位移幅值下的粘滞耗能相等，可按式(5.1)

计算附加的等价阻尼比（Jacobsen, 1930）。 

 h
a

s

1
4

E
E

ζ
π

=  (5.1)

式中，Eh 是非线性体系在一个对称加载循环内的滞回耗能，即图 5.3 中平行四边

形滞回环包围的面积；Es是等价线性化体系的弹性应变能，即图 5.3 中的阴影面

积。 
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图 5.3  双线型弹塑性模型的割线刚度与滞回耗能 

对于图 5.3 中的双线性弹塑性模型，按这种方法得到的等价刚度 keq 与等价

阻尼比ζeq的计算公式如式(5.2)和式(5.3)所示（Rosenblueth et al, 1964）。 

 eq 0
1 11k k α
µ µ

⎡ ⎤⎛ ⎞
= + −⎢ ⎥⎜ ⎟

⎝ ⎠⎣ ⎦
 (5.2)

 
( )( )

( )eq 0

1 12
1

µ α
ζ ζ

π µ αµ α
− −

= ⋅ +
+ −

 (5.3)

式中，keq 和 k0 分别为等价刚度和初始刚度；µ为延性系数，定义为最大位移与

屈服位移之比 umax/uy；α为屈服后刚度系数，即屈服后刚度与初始刚度 k0 的比值。 

Kowalsky (1994)将该方法用于 Takeda et al (1970)提出的具有卸载刚度退化

特征的滞回模型，得到式(5.4)所示的等价阻尼比。推导中，Takeda 模型的卸载

刚度系数取为 0.5，即卸载刚度 ku=k0/µ0.5。 

 eq 0
1 11 αζ α µ ζ
π µ

⎛ ⎞−
= − − +⎜ ⎟⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (5.4)

另一个比较典型的割线刚度模型是由 Gulkan et al (1974)提出的。该研究通

过缩尺试验考察钢筋混凝土构件在正弦激励和地震激励下的非线性动力响应，

并对每次试验按照非线性系统的输入能量与等效粘滞耗能相等的原则（式(5.5)）

计算出一个平均意义上的附加等价阻尼比ζa。 
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 ( )2
g a n2m u udt m u dtζ ω= −∫ ∫�� �  (5.5)

式中 m 为体系的质量；u 和u�分别为质点的位移与速度； gu�� 为地面加速度；ωn

为体系的圆频率。 

通过拟合按式(5.5)直接从试验数据中获得的附加等价阻尼比，Gulkan et al 

(1974)提出的等价阻尼比如式(5.6)所示。 

 eq
10.2 1 0.02ζ
µ

⎛ ⎞
= − +⎜ ⎟⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (5.6)

式中，0.02 是假设的初始阻尼比。 

可以看出，该公式的基本形式是在屈服后刚度系数α=0 和卸载刚度度系数为

0.5 的 Takeda 滞回模型（Takeda et al, 1970）的基础上按 Jacobsen 方法推导得到

的，但是其中 0.2 的系数是通过试验数据拟合得到的经验系数。 

按照 Jacobsen 方法（式(5.1)），在相同位移幅值下，滞回环所包围的面积

越大等价阻尼比也越大，且附加等价阻尼比的大小与滞回环面积成正比。这一

规律的适用性将在下文讨论滞回模型对等价阻尼比的影响时做进一步的讨论。 

5.2.2  非割线刚度模型 

Gates (1977)指出，最大位移对应的割线刚度仅是等价刚度的下限值，因为

地震作用下结构并不是每一个循环都能达到其最大位移。他建议采用界于初始

刚度与割线刚度之间的某个中间刚度作为等价刚度 keq，如式(5.7)所示。附加等

价阻尼比ζa则通过将式(5.1)中的 Eh 替换为式(5.8)中的等效滞回耗能∆Weq 来计

算。 

 ( )max

eq 0
max

1 u

sk k u du
u

= ∫  (5.7)

 ( )max

eq 0
max

1 u
W W u du

u
∆ = ∆∫  (5.8)

式中，ks(u)和∆W(u)分别是位移幅值为 u 时的割线刚度和滞回耗能（即滞回环所
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包围的面积）。 

Iwan et al (1979)通过对具有非退化型和退化型滞回模型的单自由度体系的

大量计算指出，Gates 模型给出的结构峰值响应预测在当时是最为准确的。另外，

式(5.8)以能量的形式表达等价阻尼比，具有普适性，可适用于具有不同滞回模型

的单自由度体系。但是该公式比较复杂，理论意义大于实用意义。 

与之相比，Iwan (1980)建议的非割线刚度模型则完全为经验模型。他通过

对 12 条地震动输入下的非线性单自由度体系的地震响应进行回归分析，得到式

(5.9)和式(5.10)所示的等价线性化模型。分析采用的非线性单自由度体系的滞回

模型是线弹性弹簧与库仑滑移单元的组合。 

 ( )
20.939

eq 0 1 0.121 1k k µ
−

⎡ ⎤= + −⎣ ⎦  (5.9)

 ( )0.371
eq 00.0587 1ζ µ ζ= − +  (5.10)

Kwan et al (2003)基于 20 条地震动输入下非线性单由度体系的地震响应，也

提出了经验性的等价线性化模型，如式(5.11)和式(5.12)。其主要特点在于通过引

入系数 C1 和 C2 考虑了不同滞回模型对等价线性化模型的影响。但需注意的是，

在某些情况下该模型会得到不尽合理的结果。比如对于延性较好的结构，Kwan

建议 C1=0.5。这时，当延性系数µ<1.7 时，等价刚度 keq 将反而大于初始刚度 k0。 

 ( )1

0
eq 2

0.8 C

kk
µ

=  (5.11)

 ( ) ( )1 1
2 22

eq 02

2 10.8 0.55 0.8C CC µζ µ µ ζ
π µ

−
= ⋅ + ⋅  (5.12)

虽然非割线刚度模型总是给出大于割线刚度的等价刚度，但正如 Iwan (1980)

指出的，高估等价刚度的同时低估等价阻尼比，或者低估等价刚度的同时高估

等价阻尼比，都有可能得到比较准确的等价线性化模型。因此，上述两类方法

在精度方面表现相当（Miranda et al, 2002）。但是，在利用等价线性化方法分析

结构构件的能力需求时，除了关心结构的位移响应，还需要计算结构的内力。
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非割线刚度模型在准确估计位移响应的同时将高估结构的内力。图 5.4 给出了一

个简单的例子。当该图中的单跨框架在地震作用下发生变形时，柱顶弯矩与相

邻的梁端弯矩保持平衡，即 Mc=Mb。梁端屈服后，按照等价线性化方法，可假

设梁端的等价刚度为 keq，同时为框架赋予一定的等价阻尼比，从而得到一个等

价线性化框架模型。当等价线性化框架模型在地震作用下的变形与原框架一致

时，等价线性化框架模型的梁端曲率φeq 与原框架的梁端曲率φnl相等。这时从图

5.4b 可以看出，如果等价刚度 keq 大于割线刚度，等价线性化框架模型的梁端弯

矩 Mbeq 将远大于梁端的抗弯承载力 Mby。这可能会对柱端提出不合理的抗弯承载

力需求。为了避免这种情况，在利用等价线性化方法计算结构的抗震能力需求

时，应采用割线刚度模型。对于双线型模型，等价刚度应按式(5.2)计算。 

 
 

(a)  一个简单框架的内力平衡 (b)  非割线刚度模型的等价线性化 

图 5.4  非割线刚度模型引起的内力与位移的不协调 

在确定了等价刚度 keq 后，以下将专门讨论与之匹配的等价阻尼比ζeq。首先，

定性讨论结构的滞回模型和自振周期对等价阻尼比的影响；然后，通过大量动

力弹塑性分析，计算具有不同动力特性与滞回特性的非线性单自由度体系的等

价阻尼比，根据对分析结果统计回归得到等价阻尼比的建议计算公式，并建立

相应的等价线性化模型。 

5.3  等价线性化参数的定性分析 

5.3.1  滞回模型的影响 

本文考虑如图 5.5 所示的 4 种滞回模型。其中，弹塑性模型（EP）可用于模
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拟防屈曲支撑等轴向屈服的钢构件；最大位移指向模型（PO）可用于压弯钢构

件、钢筋混凝土受弯和大偏心受压构件；滑移模型（SL）可用于钢筋混凝土小

偏心受压构件；原点指向模型（OO）主要针对具有自复位能力的构件，对一般

构件实用意义不大，在本文中主要用于与其他模型进行比较。 

(a) EP-弹塑性模型 (b) PO-最大点指向模型 (c) SL-滑移模型 (d) OO-原点指向模型

图 5.5  本文讨论的滞回模型 

如上文所述，当将 Jacobsen 方法用于具有不同的滞回模型的非线性体系时，

等价阻尼比与滞回环包围的面积成正比。对于图 5.5 中的滞回模型，当延性系数

µ相同时，不同滞回模型对应的等价阻尼比的大小关系应该是 EP>PO>SL>OO。

下面以具有不同滞回模型的单自由度非线性体系在一条地震记录作用下的位移

响应为例，揭示 Jacobsen 方法的局限性。 

所选用的地震动记录为 PEER/NGA 数据库（PEER, 2005）中 Tolmezzo 台站

记录到的 1976 年意大利 Friuli 里氏 6.5 级地震的强震记录。加速度时程如图

5.6(a)。该地震动记录在 3~7s 之间有多个较大的加速度脉冲。在等延性µ=6.0 的

条件下，对于结构自振周期均为 1.0s 和屈服后刚度系数α=0 的情况，不同滞回

模型单自由度体系的位移响应如图 5.6(b)。图中空心圆圈为最大位移点。 

 

 

 



第 5 章  单自由度等价线性化模型 

 101

-0.4
-0.3
-0.2
-0.1

0
0.1
0.2
0.3
0.4

0 2 4 6 8 10 12 14
时间(s)

地
面

加
速
度

(g
)

(a)  A-TMZ270 地震动记录的加速度时程 

(b)  屈服后刚度系数α=0.0 

(c)  屈服后刚度系数α=0.1 
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具有弹塑性模型（EP）的单自由度体系在经历了两个较大加速度脉冲后，

振动表现出显著的不对称性，即屈服后质点不再在原点附近往复振动，而是偏
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于一侧振动。该体系的最大位移发生在 13.7 秒，即体系屈服并偏于一侧振动之

后。与之相比，具有最大点指向模型（PO）的单自由度体系则能基本保持在原

点附近振动，其最大位移发生在第 3.9 秒，即第一个主要加速度脉冲作用的时刻。

由于该体系具有较大的耗能能力，前面的加速度脉冲引起的结构振动较快地衰

减，从而不会与后面的加速度脉冲引起的结构振动相叠加引起过大的结构变形。

具有滑移模型（SL）的单自由度体系的振动同样具有较好的对称性，但其耗能

能力较低，该体系的最大位移不是发生在第一个位移极值处，而是出现在第 5.6

秒（图 5.6(b)）。对于这个等延性的例子，三个滞回模型对应的等价阻尼比与其

最大位移成反比，其大小关系 PO>SL>EP，而并非与各自滞回环的面积成比例。 
对屈服后刚度系数α较大的强化型结构，EP 模型在屈服后振动的不对称性

可得到有效的抑制。当α=0.1 时，EP 模型与 PO 模型一样，最大位移均出现在第

一个极值处，即 3.9 秒时，且二者的最大位移相等（图 5.6(c)）。SL 模型仍因耗

能能力不足，其最大位移大于 EP 或 PO 模型。这时，三者对应的等价阻尼比的

大小关系为 EP=PO>SL。 

以上结果说明，滞回模型对等价阻尼比的影响不能简单地归结为滞回环面

积的大小。如果振动的对称性没有得到有效的控制，饱满的滞回环未必具有较

大的耗能能力，从而未必对应于较大的等价阻尼比。 

5.3.2  结构自振周期的影响 

刚度的变化会导致结构振动特性的变化，从而影响结构的地震响应，阻尼

的变化也能够改变结构的地震响应。因此在等价线性化模型中，等价刚度和等

价阻尼比是相互关联的。故在计算等价刚度和等价阻尼时应将二者一起考虑，

才能得到合理的等价线性化模型。当等价刚度的计算方法确定之后，等价阻尼

比的取值不仅取决于滞回耗能对结构地震响应的影响，还不可避免地受到刚度

改变的影响。 

图 5.7(a)概念性地给出了符合Newmark et al (1971)提出的等能量准则和等位

移准则的位移谱，即在 0.1s~Ta的短周期段，非线性体系的最大位移大于线弹性

体系，且基本遵循等能量准则；在 Ta~Tb 的中长周期段，非线性体系的最大位移

基本上与线弹性体系相等，即基本遵循等位移准则。虽然经过了几十年的发展，

人们对于非线性反应谱有了更加深入的认识，但这两条准则不但简洁，而且已
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经从整体上把握了非线性单自由度体系地震位移响应的特点，有助于从概念上

理解结构的非线性地震响应规律。 

 
(a)  非线性与线弹性位移谱的关系 (b)  短周期段的等效阻尼比 

 
(c)  中长周期段的等效阻尼比 (d)  长周期段的等效阻尼比 

图 5.7  等价阻尼比与结构自振周期的相关性 

在图 5.7(b)~(d)中，空心方块表示线弹性体系的位移响应（在图 5.7(c)中与实

心方块重合），实心方块表示非线性体系的位移响应，空心圆圈表示等价线性

化体系的位移响应。在 0.1s~10s 周期范围内，均需要通过一定的等价阻尼比使

等价线性化体系与非线性体系具有相同的最大位移。但由于在不同的周期区段

上非线性位移谱与线弹性位移谱具有不同的相互关系，所需的等价阻尼比也有

所不同。 

(1) 在 0.1s~Ta之间的短周期段（图 5.7(b)），非线性体系的最大位移大于线

弹性体系，且基本遵循等能量准则。同时在短周期段，结构周期的延长会非常

显著地增大结构的位移响应。在这两方面因素的共同影响下，短周期段往往需
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要较大的等价阻尼比以使等价线性化体系与非线性体系的最大位移相等。 

(2) 在 Ta~Tb 之间的中长周期段（图 5.7(c)），非线性体系的最大位移基本

上与线弹性体系相等，即所谓的等位移准则。这意味着结构屈服基本不改变结

构的位移响应，而结构周期的延长则会使结构的位移响应增大。因此，这一区

段内的等价阻尼比主要用于抵消因结构周期延长而增大的位移。 

(3) 在周期大于 Tb 的长周期段（图 5.7(d)），结构的位移响应基本不再随周

期变化，并且非线性体系的位移响应甚至小于线弹性响应。因此，这一区段内

所需要的等价阻尼比可能非常小。 

由此可见，等价阻尼比与结构的自振周期之间有明显的相关性。这一点在

以往的等价线性化模型中均没有反映。 

5.4  等价阻尼比取值的定量分析 

为了定量地研究滞回模型和自振周期对等价阻尼比的影响，下面以大量动

力弹塑性分析为基础，讨论等价阻尼比的取值规律，为建立合理的等价阻尼比

模型提供依据。 

5.4.1  等价阻尼比的计算流程与统计结果 

在给定的延性系数µ下，对于给定恢复力模型和初始周期的非线性单自由度

体系，通过以下流程直接计算等价线性化模型的等价阻尼比。 

(1) 预设某一承载力，计算非线性单自由度体系在某一地震动输入下的最大

位移 unl，并得到相应的延性系数µt； 

(2) 当计算得到的µt与给定的µ不相等时，调整结构的承载力，重复第(1)步，

直到µt与µ足够接近（设容差为 2%）； 

(3) 按式(5.2)计算等价刚度 keq，并假设等价阻尼比ζeq，得到等价线性化体

系，计算其在同一地震动输入下的最大位移 ueq； 

(4) 当 ueq与 unl不相等时，假设新的等价阻尼比ζeq，重复上述第(3)步，直到

ueq 与 unl足够接近（设容差为 0.5%）。 

通过以上流程，对于一个给定恢复力模型和初始周期的非线性单自由度体

系，以 EQ-218 中的 436 条水平地震动记录作为输入，可以得到 436 个等价阻尼
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比。本文对以下影响参数进行讨论： 

(1) 结构周期：所计算的 SDOF 系统的初始周期分布在 0.1s~6.0s 之间； 

(2) 滞回模型：考虑图 5.5 所示的 4 种滞回模型，分别记为 EP 模型，PO 模

型，SL 模型和 OO 模型； 

(3) 屈服后刚度：考虑 0.00，0.02，0.05 和 0.10 等 4 个屈服后刚度系数α的

取值； 

(4) 延性系数：考虑 2.0、4.0、6.0 和 8.0 等 4 个延性系数µ的取值。 

为使等价阻尼比的表达形式比较简洁，本节将按上述流程得到的等价阻尼

比转化为式(5.3)的形式，并引入修正系数β以反映通过上述流程计算得到的等价

阻尼比与式(5.3)之间的差异，从而得到形如式(5.13)的等价阻尼比计算公式。这

样，以下在讨论中，等价阻尼比将以修正系数β的形式出现，这个系数包含了结

构周期、滞回模型、屈服后刚度和延性系数等多种因素的综合影响。 

 
( )( )

( )eq 0

1 12
1

µ α
ζ β ζ

π µ αµ α
− −

= ⋅ ⋅ +
+ −

 (5.13)

5.4.2  自振周期的影响 

从上文的讨论可知，等价阻尼比与自振周期有明显的相关性。这一结论可

由上述分析结果在图 5.8 中更加直观地体现出来。图中给出了α=0.05 具有 EP 模

型的单自由度体系在等延性系数µ=6.0 的情况下的β平均值与自振周期 T 之间的

关系。在短周期段，β随周期的增大迅速减小；而在中长周期段，等价阻尼比随

周期的变化趋于平缓。将 0.1s，1.0s 和 6.0s 对应的β值分别记为β0.1、β1 和β6，并

以式(5.14)作为β曲线的偏于安全的近似，如图 5.8 中的粗实线。这样，只要确定

了β0.1、β1和β6，就可以求出任意其他周期对应的β值。 

 
( )

( )

1 0.1 0.1 1

6 1 1 6

10
, 1.0

9
0.2 1.2 0.2 , 1.0

T
T

T
T T

β β β β
β

β β β β

⎧ − + −
≤⎪= ⎨

⎪ − + − >⎩

 (5.14)

式中，T 为结构初始周期。 
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图 5.8  修正系数β随周期的变化（µ=6.0, α=0.05, EP 模型） 

5.4.3  延性系数的影响 

统计结果显示，β 会随延性系数的变化而变化，并且对于不同的滞回模型，

β 随延性系数的变化规律不尽相同，这说明式(5.3)的等价阻尼比公式并不能完全

代表延性系数对等价阻尼比的影响。以屈服后刚度系数α=0.05 的 EP 模型和 OO

模型为例，如图 5.9 所示，在短周期段和中长周期段，β 随延性系数的增大而增

大，而在长周期段，即当周期约大于 3.0s 时，EP 模型的β 仍随延性系数的增大

而增大，OO 模型的β则随着延性系数的增大反而减小。另一方面，EP 模型的β 

随延性系数变化的幅度明显大于 OO 模型。 
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图 5.9  延性系数对等价阻尼比的影响（α=0.05） 
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5.4.4  滞回模型的影响 

图 5.10 给出的β平均值的变化规律进一步支持了上文对于“等价阻尼比与滞

回环包围的面积成比例”这一规律局限性的讨论。当结构的屈服后刚度系数α较

小时，如图 5.10(a)所示， PO 模型和 SL 模型的等价阻尼比在中长周期段均略大

于 EP 模型；在长周期段，PO 模型的等价阻尼比仍略大于 EP 模型。这说明，不

同滞回模型的等价阻尼比与各自滞回环的面积并不成比例。另一方面，当结构

的屈服后刚度系数α较大时，不同滞回模型的等价阻尼比之间的差别比较明显，

且在相对大小关系上与各自滞回环的面积相一致，即 EP>PO>SL>OO（图

5.10(b)）。这与上文讨论的定性讨论是一致的。 
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图 5.10  滞回模型对等价阻尼比的影响（µ=6.0） 

5.4.5  屈服后刚度的影响 

由以上讨论可见，一定的屈服后刚度对于控制结构体系振动的对称性非常

有效，而这往往又对结构的最大位移有较大影响，从而影响等价阻尼比的取值，

这在图 5.11(a)中得到了更加直观的反映。随着屈服后刚度系数α的增大，修正系

数β也随之增大。叶列平 等（2009c）深入讨论了屈服后刚度对于控制结构地震

响应，保证结构地震安全性的重要意义。另一方面，对于振动的对称性本身就

比较好的模型（如滑移模型（SL）或原点指向模型（OO）），屈服后刚度的影
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响不大（图 5.11(b)）。 
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(a)  EP-弹塑性模型 (b)  OO-原点指向模型 

图 5.11  屈服后刚度对等效阻尼比的影响（µ=6.0） 

5.5  建议的等价线性化模型 

只要确定β0.1、β1 和β6 的值，就可以比较准确的得到β 随结构周期的变化规

律。根据上述动力弹塑性分析结果，通过回归分析得到的不同情况下β0.1、β1 和

β6 的值，可建立能够同时考虑周期、延性系数、滞回模型和屈服后刚度等因素

影响的等价阻尼比计算模型。 

图 5.12 给出了动力弹塑性分析得到的不同延性系数、滞回模型和屈服后刚

度系数下的β0.1、β1 和β6 的平均值。图中仅以 EP 和 OO 模型为例。通过对这些

数据进行拟合，本节给出如表 5.3 所列的β0.1、β1 和β6 的建议公式，由这些公式

计算得到的数值在图 5.12 中用虚线表示。 
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(a)  弹塑性模型-EP (b)  原点指向模型-OO 

图 5.12  β在 0.1s、1s 和 6s 处的平均值及其拟合结果（EP 与 OO 模型） 

β0.1 只控制短周期段的等价阻尼比。对于短周期结构，一般不宜抗震设计中

考虑结构的延性或耗能能力，而宜采用直接基于承载力的设计。因此这里对短
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周期段的等价阻尼比给出了比较保守的取值，即在所有情况下β0.1 均取 1.0。对

于β1 和β6，采用表 5.3 中的指数函数对动力分析得到的数据点进行拟合。 

表 5.3  修正系数β在 0.1s、1s 和 6s 处的建议取值 

滞回模型 β0.1 β1 β6 

EP 1.0 
0.50 0.250.29 αµ +  

0.36 0.080.25 αµ −  

PO 1.0 
0.79 0.230.34 αµ +  

0.47 0.080.27 αµ −  

SL 1.0 
0.87 0.270.32 αµ +  

0.50 0.170.24 αµ −  

OO 1.0 0.270.24 αµ +  
0.68 0.60.15 αµ −  

图 5.13 以屈服后刚度系数α=0.05 的 EP 和 OO 模型为例，比较了按表 5.3 中

的公式和式(5.14)计算得到的修正系数β与动力弹塑性分析得到的β平均值。可

见，建议的模型能够反映β的变化规律，且略偏于保守，对于短周期且延性系数

较大的情况尤其保守。 
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(a)  EP-弹塑性模型 (b)  OO-原点指向模型 

图 5.13  建议模型与不同延性系数下计算结果的对比（α=0.05） 

将式(5.2)中的等价刚度与式(5.13)、式(5.14)和表 5.3 共同定义的等价阻尼比
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相结合，就得到了完整的单自由度等价线性化模型。该模型考虑了结构的自振

周期、延性系数、滞回模型和屈服后刚度等各方面的影响。 

下面将以上建议的单自由度等价线性化模型和文献中其他典型模型预测结

构峰值位移响应的相对误差和离散性进行对比。参与比较的典型模型包括 Iwan

模型（Iwan, 1980）、Kowalsky 模型（Kowalsky, 1994）和 Kwan 模型（Kwan et 

al, 2003）。其中 Iwan 模式是非割线刚度模型的代表，而 Kowalsky 模式则是割

线刚度模型的代表。Kwan 模型是已有的唯一考虑了不同滞回模型的，其中对应

于不同滞回模型的参数 C1、C2 的取值见表 5.4。 

表 5.4  Kwan 模型中参数 C1、C2的取值（Kwan et al, 2003） 

滞回模型 C1 C2 

EP 模型，PO 模型 0.5 0.56 

SL 模型 0.55 0.36 

OO 模型 0.5 0.28 

在给定延性系数µ的情况下，对于具有一定恢复力模型和初始周期的单自由

度体系，按以下步骤计算由上述三个模型以及本文模型预测的最大位移响应的

相对误差： 

(1) 预设某一承载力，计算非线性单自由度体系在某一地震动输入下的最大

位移 unl，并得到相应的延性系数µt； 

(2) 当计算得到的µt与给定的µ不相等时，调整结构的承载力，重复第(1)步，

直到µt与µ足够接近（设容差为 2%）； 

(3) 按上述不同等价线性化模型确定等价刚度和等价阻尼比，计算等价线性

化体系在同一地震动输入下的最大位移 ueq； 

(4) 计算最大位移的相对误差，即 err=(ueq-unl)/unl。 

图 5.14、5.15 以α=0 的 PO 模型为例给出了各等价线性化模型相对误差的统

计结果。在中长周期段，各模型的平均相对误差对于不同的延性系数均不超过

20%，本文模型的平均相对误差可控制在 10%以内。然而在短周期段，Iwan 模

型和 Kowalsky 模型的平均相对误差明显增大。另外值得注意的是，Iwan 模型和

Kwan 模型在较长的周期范围内的平均相对误差均为负值，意味着等价线性化模
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型预测的最大位移小于实际的非线性体系的最大位移，是偏于不安全的。

Kowalsky 模型和本文建议模型则基本偏于保守。（图 5.14） 
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(c)  Kwan 模型 (d)  本文模型 

图 5.14  等价线性化模型预测的最大位移的相对误差平均值（PO 模型） 

由图 5.15 可见，各模型的相对误差的标准差基本分布在 0.1~0.3 之间，差别

不大，其中 Kwan 模型的标准差最较小。 
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(c)  Kwan 模型 (d)  本文模型 

图 5.15  等价线性化模型预测的最大位移的相对误差的标准差（PO 模型） 

图 5.16 比较了 Kwan 模型和本文模型预测的具有不同滞回模型的 SDOF 体

系最大位移的平均相对误差。可见，本文模型的误差对滞回模型的依赖性相对

较小。 
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图 5.16  滞回模型对等价线性化模型平均相对误差的影响（µ=6.0） 

由以上分析可见，本文建议的单自由度等价线性化模型在统计意义上具有

较高的精度，离散性与现有模型相当。与现有模型相比，本文在考虑等价阻尼

比关于周期的依赖性和滞回模型对等价阻尼比的影响等方面有明显改善，且结

果略偏于保守。 

5.6  本章小结 

本章的主要工作如下： 

(1) 对基于力、基于位移和基于能量的抗震设计方法进行了综述，梳理了不

同设计方法所采用的结构分析方法，并指出了损伤机制控制与结构抗震设计的

紧密联系以及在结构抗震设计计算中直接考虑结构的非线性行为的发展趋势。 

(2) 等代结构法可作为计算结构非线性地震响应的实用方法。本章从定性与

定量两个方面对等代结构法的基础，即单自由度等价线性化模型进行研究，以

滞回行为和自振周期的影响为重点，详细讨论了不同参数对等价刚度和等价阻

尼比的影响。 

(3) 结合不同参数对等价刚度和等价阻尼比的影响规律的研究，基于对动力

弹塑性分析结果的统计回归，提出了新的单自由度等价线性化模型。与现有典

型的等价线性化模型相比，本文模型不但考虑的影响因素最为全面，而且平均

相对误差最小且偏于保守。这为下文完善等代结构法奠定了基础。 
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第6章  多自由度体系的等代结构法 

以多自由度体系等价线性化为基础的“等代结构法”（Substitute structure 

method）最初由日本学者柴田明德等人提出，并用于估计强震作用下钢筋混凝

土框架结构中各个构件的承载力需求（柴田明德，1975；Shibata et al, 1976）。

然而，柴田明德并未将其作为一种分析方法，因此没有采用迭代计算以使假设

的损伤机制与分析得到的结构地震响应相一致。在此后的十几年间，关于多自

由度体系等价线性化方法的研究非常少见。直到 Bonacci (1994)重新审视了等代

结构法在基于承载力和延性的抗震设计中的优势，并通过实验验证了 Shibata et 

al (1976)所采用的单自由度体系等价阻尼比计算公式的可靠性。随着性能化抗震

设计的发展，单自由度体系的等价线性化方法被广泛的用于各种基于位移的抗

震设计方法。Kowalsky (2002)率先将等代结构法的概念用于在直接基于位移的抗

震设计中计算多跨连续桥梁的目标位移。作为等代结构法的最新发展，Gunay

等人在“等位移准则”成立的假设下采用折减刚度的多自由度线性体系计算结

构的非线性地震峰值响应，取得了不错的效果（Gunay et al, 2009；Gunay et al, 

2010）。但该方法通过等位移准则假设（即假设折减刚度体系的最大位移响应

与原线弹性体系相同）回避了对等价阻尼比的考虑，适用性受到一定的限制。 

在设计规范方面，美国 ATC-40（ATC, 1996）将“割线刚度法”作为静力

弹塑性方法的补充。割线刚度法的基本思想与等代结构法相同，即通过对结构

中的损伤部位采用割线刚度，并适当的提高结构的阻尼比来估计结构的非线性

地震响应。但 ATC-40 并没有给出具体的实施方法。日本建筑学会建议的延性保

证型设计也允许在“屈服机制设计”阶段使用等代结构法（日本建築学会，1997），

但仍停留在三十年前的等代结构法的水平上。我国正在修订的《建筑抗震设计

规范》也允许在建筑结构的抗震设计中采用增加阻尼的等价线性化方法，但同

样没有给出具体的实施方法。 

本章将在前人研究的基础上完善等代结构法的实施流程，并对其中的关键

问题和可能存在的误差展开讨论，最后通过在典型建筑结构中的应用，展示等

代结构法在计算结构非线性地震峰值响应方面的适用性。 
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6.1  等代结构法的基本流程 

等代结构法是多自由度体系的等价线性化分析方法。在前人工作的基础上，

本文采用如图 6.1 所示的等代结构法实施流程。其中包括三个主要步骤：(1) 确

定结构的损伤机制和损伤程度；(2) 建立等代结构；(3) 用振型分解反应谱法计

算等代结构的地震响应。 

图 6.1  等代结构法的实施流程以及其中的误差 

作为一种结构地震响应分析方法，等代结构法既可用于评估结构的抗震性

能，也可以在结构损伤机制控制设计中用以确定结构构件的抗震能力需求（包

括承载力需求和塑性变形能力需求）。根据分析目的不同，上述第(1)步，即结

构损伤机制和损伤程度的确定可分为以下两种情况： 

(1) 用于结构抗震性能评估时，结构中各个构件的承载力与变形能力均已

知。采用等代结构法时，结构的初始损伤机制和损伤程度在理论上可以任意预

设，通过迭代计算可使其逐步收敛到结构在地震作用下的损伤状态。然而合理

的假设初始损伤分布和损伤程度有助于计算尽快收敛。 

(2) 用于结构抗震需求分析时，应根据不同构件在预期损伤机制中的角色，

将预期损伤构件与非预期损伤构件区别对待。非预期损伤构件在地震中应始终

保持其初始刚度且不提供滞回耗能；而预期损伤构件则应根据损伤程度采用相

应的等价刚度和等价阻尼比。这样，通过等代结构法，在得到有损伤机制控制

结构的地震响应的同时，还可以得到不同构件的抗震能力需求，包括承载力需

求和预期损伤构件的塑性变形能力需求等。 
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作为等代结构法的应用基础，本章以动力弹塑性分析得到的典型算例的地

震响应为依据，进一步完善等代结构法。故本章的分析以第(1)种情况为主。但

需要指出的是，第(2)种应用情况，即需求分析才突出地体现了等代结构法在结

构抗震损伤机制控制设计中的重要价值。第 7 章将集中研究等代结构法在第(2)

种情况中的应用。 

6.2  等代结构法中的关键问题 

作为一种简化的分析方法，等代结构法的三个主要步骤同时也是其误差的

可能来源。如果假设动力弹塑性分析（NL-THA）是精确的，那么动力等价线性

化分析（EQL-THA）则包含了等代结构法与原结构之间的差异；等价线性化的

反应谱分析（EQL-RSA）进一步包含了振型分解反应谱法引入的误差；最后，

等代结构法（SSA）进一步引入了由损伤机制和损伤程度的差异所引入误差，即

等代结构法与动力弹塑性分析所预测的损伤机制和损伤程度的差异（图 6.1）。

下面详细讨论等代结构法实施过程中的各个关键问题，同时对各步中的误差做

定性的讨论。 

6.2.1  结构构件损伤程度的表达 

对于以最大位移为近似计算目标的等价线性化方法，以最大塑性变形来定

义损伤程度更为合适。对于承受轴力和弯矩作用的杆系构件，可以简单地以其

延性系数µ作为损伤程度的量度。 

对于受弯屈服的压弯构件， 

 y 1.0µ φ φ= ≥  (6.1)

对于轴向屈服的构件， 

 y 1.0µ = ∆ ∆ ≥  (6.2)

式中，φ和φy分别为构件截面的曲率和屈服曲率；∆和∆y 分别为构件的轴向变形

和轴向屈服变形。 

受弯屈服压弯杆件的受力行为可用弯矩-曲率关系和屈服弯矩-轴力相关关

系来表达。对于材料行为比较简单的钢构件，其弯矩-曲率关系和屈服弯矩-轴力
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相关关系可以近似地简化为图 6.2 所示的线性关系。而对于防屈曲支撑等以轴向

屈服控制的构件，其受力行为可以用轴力-轴向变形的关系来描述。 

  
(a)  受弯行为 (b)  弯矩-轴力相关关系 

图 6.2 钢构件压弯行为的简化模型 

钢构件的抗弯承载力 My与轴力 N 的相关关系可采用王国周 等（1993）291-292

的建议，对于箱形截面和弯矩绕强轴作用时的工字形截面，按式(6.3)计算： 

 ( )y y0 y01.15 1M M Mλ= − ≤  (6.3)

对于弯矩绕弱轴作用时的工字形截面，按式(6.4)计算： 

 ( )y y0 y01.67 1M M Mλ= − ≤  (6.4)

屈服曲率取屈服弯矩与构件截面弹性刚度之比，如式(6.5)。 

 ( )y y sM E Iφ =  (6.5)

为构件预设某一延性系数µ或由反应谱分析得到构件的变形φ或∆并计算得

到相应的延性系数µ后，可根据本文第 5 章建议的单自由度等价线性化模型确定

相应的等价刚度和等价阻尼比。 

6.2.2  单自由度等价线性化模型 

本文第 5 章已经对单自由度等价线性化模型进行了深入的讨论，并提出了

基于割线刚度的等价线性化模型。将该模型应用于等代结构法时，结构周期为

等代结构（即损伤构件的刚度为等价刚度的结构）的自振周期，且计算等代结
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构的第 i 阶模态的等价模态阻尼比时，采用该等代结构的第 i 阶周期。对于具有

不同滞回性能的损伤构件，建议按表 5.1 中的相应公式计算等价阻尼比。对于防

屈服支撑、钢阻尼器等滞回饱满的构件，建议采用 EP 模型对应的公式；对于压

弯作用下的钢构件和钢筋混凝土受弯和大偏心压弯构件，建议采用 PO 模型对应

的公式；对于钢筋混凝土小偏压构件，建议采用 SL 模型对应的公式。 

当样本数量较大时，单自由度等价线性化模型的最大位移响应的平均相对

误差可以控制在 10%以下，且偏于安全（即等价线性化体系的最大位移大于非

线性系统的最大位移）（图 5.14），但其标准差可高达 30%（图 5.15）。这意

味着等价线性化模型的近似结果是相当离散的。这些误差及其离散性都将不可

避免的带入等代结构法中。 

6.2.3  多自由度体系等价模态阻尼比的集成 

由单自由度等价线性化模型得到的构件等价刚度可以通过刚度集成得到等

代结构的刚度矩阵 K，而由单自由度等价线性化模型得到的构件“等价阻尼比”

则需通过某种方法转换为等代结构的等价模态阻尼比，以便用于等代结构的振

型分解反应谱分析。理论上讲，当结构以自振周期为 Tm的第 m 阶模态振动时，

可以按式(6.6)将结构第 i 单元的等价阻尼比ζeq,i (i=1,…,n)转化为与第 m 阶模态对

应的等价阻尼系数 ceq,i。将各个单元的等价阻尼系数集成起来，可得到等代结构

按第 m 模态振动时的阻尼矩阵 Cm。 

 eq, m
eq, eq,

i
i i

k T
c ζ

π
= ⋅  (6.6)

按上述方法得到的阻尼矩阵往往是非比例阻尼矩阵。与复模态分析相比，

在振型坐标空间中直接构造某种对角阵，即直接为结构的不同模态赋予模态阻

尼比的做法更便于工程应用。Thomson (1974)在比较了在振型坐标下构造对角阻

尼矩阵的三种方法后指出，与其他更加复杂的方法相比，直接忽略振型坐标下

阻尼矩阵非对角项的做法（即强迫解耦法）并不会使误差明显地增大。Hasselman 

(1976)和 Wartonburn (1977)分别提出了强迫解耦法的误差判别式。在大多数情况

下，二者给出的判别式是等效的，而 Wartonburn 的判别式更加全面，如式(6.7)。 
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式中，ζi分别为强迫解耦得到的第 i 阶模态的阻尼比；ωi 和ωj分别为无阻尼情况

下第 i、j 阶模态的圆频率；cii和 cij分别为用振型归一化后的阻尼矩阵中对应第

i 阶模态的对角项和第 i、j 模态对应的非线角项；ε为远小于 1 的数，用以控制

强迫解耦的误差。 

当多自由度体系的非比例阻尼矩阵在强迫解耦后满足式(6.7)不等式时，强

迫解耦引起的误差一般可以接受。Wartonburn (1977)通过简谐激振和随机振动的

算例分析指出，若取ε=0.05，则满足式(6.7)条件的强迫解耦体系的误差在 10%左

右，或者更小。在实际应用中，不必对所有模态的阻尼比都进行判别，而只需

对结构振动起主要控制作用的几个低阶模态进行判别即可。 

除强迫解耦方法外，能量加权平均的复合阻尼比也是一种从结构各部分阻

尼比计算整体结构等价模态阻尼比的常用方法（Rosset et al, 1973；Shibata et al, 

1976）。该方法按式(6.8)计算等代结构各阶模态的等价模态阻尼比。 
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式中，ζm为结构第 m 阶模态的等价模态阻尼比；ζeq,i为第 i 单元的等价阻尼比；

i 为单元号；m 为等代结构的模态号；ES0m,i 为等代结构按第 m 阶振型的变形时

第 i 单元的弹性应变能；ζ0 为结构的初始阻尼比。 
能量加权平均的复合阻尼比方法不需要形成等代结构的整体阻尼矩阵，便

于应用。本文以下的分析均采用该方法计算等代结构的等价模态阻尼比。不难

证明，对于多质点剪切层模型，强迫解耦法与能量加权平均的复合阻尼比方法

是等效的，详见附录 C。因此，上文所讨论的关于强迫解耦法的误差分析，对能

量加权平均的复合阻尼比同样适用。由此引起的误差同样将带入等代结构法中。 

6.2.4  振型分解反应谱法 

等代结构法的优点之一是能够直接以反应谱作为地震输入，从而便于与现

行结构抗震设计规范相衔接。目前各国抗震规范，如我国的抗震规范（中华人
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民共和国建设部，2001），日本建筑基准法（BCJ, 2004），以及美国的 ASCE 7

（ASCE, 2005）等，均以设计地震反应谱给出结构抗震设计时的设计地震动，

并通过引入阻尼修正系数，在 5%阻尼比反应谱的基础上得到不同阻尼比对应的

设计反应谱。为了排除阻尼修正系数引入的误差以更好地将等代结构法与动力

弹塑性分析进行比较，本章在等代结构法中直接采用 EQ-10 或 EQ-22 的平均反

应谱（图 2.33，图 2.34），动力弹塑性分析也相应地采用 EQ-10 或 EQ22 中的

地震动记录。 

排除了反应谱可能引入的误差之后，振型叠加反应谱法的误差主要来自于

振型组合方法，即按照某种准则由不同振型的峰值响应组合得到的结构总的峰

值响应。常用的振型组合方法是 SRSS 方法和 CQC 方法。这两种方法都由随机

振动理论推导而来。对于实际地震动输入下的结构响应，这两种组合方法都会

引入一定的误差。但长期的应用实践表明这些误差是完全可以接受的。因此这

部分误差不是本文分析的重点。 

6.2.5  损伤部位延性系数的确定 

在 Shibata et al (1976)最初的研究中，等代结构法所采用的各个构件的延性

系数是根据对目标延性的估计而人为设定的。虽然非常简便，但过于主观，有

可能引入较大的误差，是一种非常近似的方法。实际上，在使用等代结构法计

算结构的地震峰值响应时，通过图 6.1 所示的少量迭代，就可以使等代结构中各

构件的假设延性与计算延性相吻合。具体实施时，首先为预期损伤部位假设延

性系数，建立等代结构，通过振型分解反应谱法计算等代结构的地震峰值响应，

计算得到的预期损伤部位的最大变形与其屈服变形之比称为计算延性。比较计

算延性与假设延性，如果结构中各个单元的计算延性与假设延性的相对误差均

比较小（本文采用 5%的容差），即认为假设的延性系数是合理的，从而完成等

代结构法的分析；否则，以计算延性作为新的假设延性，重新建立等代结构并

计算其地震峰值响应，直到计算延性与假设延性的相对误差小于容差为止。计

算分析表明，为预期损伤部位假设不同的初始延性系数并不会影响计算收敛的

结果，但在开始时比较合理的假设延性系数将有助于尽快收敛。 

这一迭代过程所引入的误差主要取决于上文其他因素引入的误差（如单自

由度等代线性化模型和模态阻尼比的确定等）。如果其他误差不大，则上述通



第 6 章   多自由度体系的等代结构法 

 122

过迭代过程确定的构件延性系数将与动力弹塑性分析得到的结果比较接近。 

6.3  等代结构法的误差分析 

如果假设动力弹塑性分析（NL-THA）得到的结构地震峰值响应是准确的，

那么在等代结构法的各个主要环节中，都会引入一些误差（图 6.1）。主要有以

下三个环节： 

(1) 在建立等代结构时，首先需根据单自由度等价线性化模型确定各个构件

的等价刚度和等价阻尼比，并通过某种方法将各个构件的等价阻尼比集成为整

体结构的模态阻尼比，从而得到等代结构，这一步引入的误差记为“误差 I”。 

(2) 等代结构建立后，需通过振型分解反应谱法计算其地震峰值响应，其中

的振型组合也会引入一定的误差，记为“误差 II”。 

(3) 最后，通过迭代计算确定的构件延性系数可能与动力弹塑性分析得到的

延性系数不一致，也会引入一定的误差，记为“误差 III”。 

图 6.1 的右侧依次列出的四种分析方法可以用来定量识别等代结构法中上

述三方面误差。按照分析方法的准确程度，这四种分析方法依次是： 

(1) 动力弹塑性分析（NL-THA）； 

(2) 动力等价线性化分析（EQL-THA）； 

(3) 等价线性化的反应谱分析（EQL-RSA）； 

(4) 等代结构法（SSA）。 

各方法之间的误差分别对应上述三方面误差，各误差的总和即为等代结构

法的误差。 

下文将详细介绍这四种分析方法，并通过算例分析确定 NL-THA→

EQL-THA→EQL-RSA→SSA 各阶段所引入的误差。为了将上述各阶段所产生的

误差剥离开来，在动力等价线性化分析（EQL-THA）和等价线性化的反应谱分

析（EQL-RSA）中，等代结构各个构件的延性系数均直接采用 NL-THA 得到的

延性系数。因此，EQL-TH 与 EQL-RSA 方法并不具有实用意义，但作为动力弹

塑性分析与等代结构法之间的过渡，它们有助于区分等代结构法在这两个阶段

的误差。下文将通过算例分析讨论上述误差。 
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6.3.1  分析算例 

算例为带有集中质量和刚性楼板的 4 层平面钢框架。为考察高阶振型的影

响，设计了具有不同楼层刚度分布的两个算例。其区别仅在于框架柱的截面尺

寸。算例 1 的各层框架柱截面相同，结构层刚度沿高度分布基本相同，如图 6.4(a)；

算例 2 的框架柱截面沿高度逐层减小，故结构层刚度沿高度逐渐减小，如图

6.5(a)。根据结构的受力特征，两个算例均简化为集中质量剪切层模型，各层的

集中质量、初始刚度、屈服力和屈服位移等参数的取值见图 6.4(b)和图 6.5(b)。

各楼层的恢复力模型采用最大位移点指向模型（即第 5 章图 5.5 中的 PO 模型）。 

(a)  结构模型 (b)  MDOF 剪切层模型 

图 6.4  层刚度均匀分布的结构（算例 1） 
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(a)  结构模型 (b)  MDOF 剪切层模型 

图 6.5  层刚度逐层递减的结构（算例 2） 

表 6.1 给出了两个算例结构的动力特性，其区别主要在于振型质量。算例 1

的 1 阶振型占绝对主导，其有效质量占结构总质量的 90%以上。而算例 2 高阶

振型贡献的相对更大一些。因此，算例 1 更像一个单自由度体系，而算例 2 则

更能反映多自由度体系的特性。接下来采用以下四种分析方法分别计算上述两

个算例的地震峰值响应。 

表 6.1  算例结构的动力特性 

算例 1 算例 2 

模态 周期(s) 有效质量比 周期(s) 有效质量比 

1 0.89 92.3% 1.21 78.0% 

2 0.30 6.5% 0.50 13.6% 

3 0.19 1.1% 0.32 5.2% 

4 0.15 0.2% 0.23 3.3% 

6.3.2  动力弹塑性分析 

在动力弹塑性分析（NL-THA）中，采用 EQ-22 中 x 分量地震动记录（附录
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B）且所有地震动记录调幅至 PGV=50cm/s。在 EQ-22 地震动输入下，两个算例

结构的最大层间位移角如图 6.6。算例 1 的损伤主要集中在首层，在不同地震动

记录输入下结构的变形模式和损伤机制比较一致（图 6.6(a)）。而算例 2 的损伤

分布则相对混乱，在不同地震动记录输入下最大层间位移在 2、3 或 4 层均可能

出现（图 6.6(b)）。 
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最大层间位移角

楼
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均值+标准差
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楼
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均值+标准差

(a)  算例 1 (b)  算例 2 

图 6.6  动力弹塑性分析结果（NL-THA） 

6.3.3  动力等价线性化分析 

由 NL-THA 得到各楼层最大层间位移角后，可以计算各楼层的延性系数。

根据这些延性系数，按本文第 5 章建议的单自由度等价线性化模型计算各层的

等价刚度 keq 和等价阻尼比ζeq，并采用能量加权平均的复合阻尼比（式(6.5)）计

算等价模态阻尼比，建立等代结构。对 EQ-22 的 x 分量地震动记录分别按上述

方法建立相应的等代结构，并采用动力线弹性分析得到等代结构的峰值位移和

层间位移响应。其结果与上述动力弹塑性分析（NL-THA）得到的地震响应之间

的误差即为图 6.1 中的“误差 I”。图 6.7 给出了算例 1 和算例 2 的楼层侧移和

层间位移角的相对误差。对于不同的地震动记录，误差 I 的离散性较大，楼层位

移的最大相对误差高达 66%，层间位移角的最大相对误差则高达 72%，误差的

标准差大致在 20%-30%之间。但在平均意义上误差均不大。对于楼层位移，两

个算例的误差 I 的平均值均不超过 15%。与上文图 5.14、5.15 中单自由度系统等

价线性模型的相对误差的平均值与标准差相比，在统计意义上，这部分误差在
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等代结构法中未被明显放大。 
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(a)  算例 1 
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(b) 算例 2 

图 6.7  动力等价线性化分析与动力弹塑性分析之间的误差（误差 I） 

值得注意的是，对于算例 1，未损伤或损伤轻微楼层（即 2、3、4 层）的层

间位移角的平均误差高达 48.5%，且偏于不安全一侧（见表 6.2）。可见，对于

损伤集中于某一楼层的结构，等价线性化方法可能较多地低估未损伤楼层的层

间位移角。另一方面，对于算例 2，等代结构的水平位移和层间位移角的平均误

差都不大，其水平位移和层间位移角的平均误差均不超过 12.2%（表 6.2）。可

见，对于损伤分布比较均匀的结构等价线性化方法的误差更易于控制。 
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表 6.2  误差 I 的均值和标准差(%) 

算例 1 最大水平位移 最大层间位移角 

楼层 1 2 3 4 1 2 3 4

最大误差 66.5 65.3 63.2 58.3 66.5 52.4 58.8 72.6

平均误差 5.8 7.2 7.4 6.4 5.8 -16.2 -29.0 -48.5

误差的标准差 26.8 27.6 27.5 27.0 26.8 23.0 25.4 20.7

算例 2 最大水平位移 最大层间位移角 

楼层 1 2 3 4 1 2 3 4

最大误差 57.7 43.7 49.4 66.0 57.7 40.7 37.6 60.8

平均误差 -12.2 0.7 6.9 4.5 -12.2 1.1 5.5 9.0

误差的标准差 18.5 19.9 22.2 25.7 18.5 20.1 18.1 19.1

通过上文式(6.7)判别式估计能量加权平均的复合阻尼比所引入的误差。以

EQ-22 中的 Imperial Valley Delta 地震动输入的情况为例，判别结果列于表 6.3，

判别式中取ε=0.05。对于 1 阶振型为主的算例 1，各阶模态均能满足判别式；而

对于高阶振型参与较多的算例 2，除 1 阶模态较好的满足了判别式之外，其余各

阶模态均不满足。因此，高阶振型参与较多时能量加权平均的复合阻尼比会引

入更多的误差。其他地震动记录下的判别结果与此类似。 

表 6.3  基于能量加权平均的复合阻尼比的误差判别(ε=0.05） 

 算例 1 算例 2 

模态 D ζeq 是否满足 D ζeq 是否满足 

1 阶 0.265 0.199 是 0.457 0.145 是 

2 阶 0.037 0.035 是 0.117 0.145 否 

3 阶 0.013 0.009 是 0.076 0.217 否 

4 阶 0.005 0.002 是 0.031 0.098 否 

尽管如此，算例 2 的误差 I 并没有明显大于算例 1，其层间位移的平均相对

误差反而远小于算例 1。这说明能量加权平均的复合阻尼比并不是误差的主要来

源。 
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6.3.4  等价线性化的反应谱分析 

对于上一小节建立的等代结构，改用地震动记录各自的拟加速度反应谱进

行振型分解反应谱分析（EQL-RSA），同样可以得到两个算例在不同地震动记

录输入下的峰值位移和变形响应。它们与上节动力等价线性化分析（EQL-THA）

之间的误差即为误差 II。由于直接采用各个地震动记录不同阻尼比的拟加速度反

应谱作为地震输入，所以误差 II 仅来源于振型组合方法。对于算例 1，由于其振

动受 1 阶振型控制，振型组合引入的误差非常小；而对于高阶振型参与比较明

显的算例 2，误差 II 则相对大些（图 6.8）。 
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(a)  算例 1 (b)  算例 2 

图 6.8  等价线性化的反应谱分析与动力等价线性化分析之间的误差（误差 II） 

6.3.5  等代结构法 

最后，采用等代结构法计算算例 1 和算例 2 在 EQ-22 的 x 分量平均反应谱

（图 2.34）输入下的峰值响应。等代结构法（SSA）与等价线性化的反应谱方法

（EQL-RSA）的不同之处仅在于，等代结构法采用 6.2.5 节介绍的迭代方法确定

结构各个楼层的延性系数；而 EQL-RSA 则直接采用动力弹塑性分析得到的延性

系数来建立等代结构（表 6.4）。 
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表 6.4  EQL-RSA 与 SSA 中采用的各楼层延性系数 

 算例 1 算例 2 

楼层 EQL-RSA SSA EQL-RSA SSA 

4 0.70 0.28 2.34 2.11 

3 0.92 0.52 2.94 2.67 

2 1.11 0.72 2.49 2.45 

1 4.32 4.20 1.27 0.80 

SSA 与 EQL-RSA 之间的误差即为误差 III。从上文图 6.6 可以看出，算例 1

在不同地震动作用下的损伤机制比较一致，损伤均集中在首层。与之相比，算

例 2 损伤机制的离散性比较大。与之相应，对于算例 1，楼层位移和层间位移的

误差 III 均为 9.5%；而算例 2 的误差 III 则高达 30.3%。这反映出损伤机制的有

效控制对于等代结构法预测精度的意义。当结构的损伤机制未得到有效控制时

（如算例 2），在不同地震动记录作用下，结构可能表现出非常不同的延性系数

分布。等代结构法通过迭代确定延性系数的做法，只能识别出结构可能出现的

某一种延性系数分布。此时，延性系数的确定将在等代结构法中引入一定的误

差。 
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图 6.9  等代结构法与等价线性化的反应谱分析之间的误差（误差 III） 
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6.3.6  等代结构法的总体误差 

以上详细讨论了等代结构法各阶段的误差。这些误差可能相互叠加，也可

能相互抵消。下面从总体上考察等代结构法对两个算例地震峰值响应的预测精

度。对于 1 阶振型起控制作用的算例 1，SSA 与 NL-THA 之间顶点位移的相对

误差仅为-3.8%，峰值层间位移角最大值的相对误差仅为-2.8%；而对于高阶振型

参与比较显著的算例 2，顶点位移与峰值层间位移角最大值的相对误差分别为

-1.1%和-9.6%。这样的误差对于建筑结构的抗震设计是完全可以接受的，且对于

这两个算例，等代结构法均比较准确地把握了结构的变形模式（图 6.10）。 
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图 6.10  等代结构法与动力弹塑性分析给出的结构地震峰值响应的比较 

综上所述，等代结构法能够比较准确地预测结构的地震峰值响应。其中，

能量加权平均的复合阻尼比和基于平均反应谱的振型分解反应谱法均不是等代
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结构法的主要误差来源。等代结构法的误差主要来自于以下两个方面： 

(1) 单自由度等价线性化模型本身的误差：从上文对误差 I 的讨论可见，当

结构各个楼层的损伤分布比较均匀时，这部分误差在等代结构法中不会被放大

（如算例 2）。但当结构的损伤集中于某一楼层时，等代结构法则有可能低估其

他未损伤楼层的响应（如算例 1）。 

(2) 通过迭代方法确定的延性系数分布和实际延性系数分布之间的误差：从

上文对误差 III 的分析可见，当结构在不同地震动作用下的变形模式比较统一，

结构损伤机制得到有效控制时，通过迭代计算能够比较准确的预测结构的延性

系数分布（如算例 1）；但当结构变形模式的离散性较大时，等代结构法可能会

低估某些楼层的变形（如算例 2）。 

因此，对于变形模式受到有效控制且损伤分布比较均匀的结构，等代结构

法具有更好的精度。不妨采用第 3 章建议的摇摆墙控制算例 2 的变形模式。按

式(4.5)得到的摇摆墙需求刚度系数αdem=0.224，由此得到摇摆墙的截面抗弯刚度

EI=72.2kNm2，其中框架部分的抗侧刚度取算例 2 的 4 个楼层刚度的平均值。动

力弹塑性分析（NL-THA）的结果显示，与算例 2 相比，该摇摆墙-框架结构模

型在不同地震动作用下变形模式的离散性显著减小（图 6.11(a)）。采用 SSA 预

测该摇摆墙-框架结构的层间位移角时，最大相对误差仅为 12.3%（图 6.11(b)），

与算例 1 顶层层间位移角的相对误差 59.3%（图 6.10(a)）和算例 2 底层的相对误

差 36.8%（图 6.10(b)）相比，精度有了显著的改善。 
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图 6.11  受摇摆墙控制的算例 2 的最大层间位移角 
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6.4  等代结构法在实际结构中的应用 

以上通过多自由度集中质量剪切层模型详细地讨论了等代结构法中的各部

分误差。下面将通过几个典型结构的算例分析，讨论等代结构法用于实际结构

地震峰值响应分析的适用性。在此之前，首先对将等代结构法用于实际结构时

需要考虑的两个具体问题做一些讨论。 

6.4.1  近似考虑结构P-∆效应的简化方法 

结构在发生侧向变形后的 P-∆效应是一种几何非线性现象，在分析中考虑

P-∆效应通常会使结构的反应增大。等代结构法以线弹性振型分解反应谱法为基

础，无法直接考虑 P-∆效应的影响。为此，本文在将等代结构法应用于实际结构

时，采用一种基于等效附加侧力的简化方法近似考虑 P-∆效应的影响。步骤如下： 

(1) 按不考虑 P-∆效应的等代结构法计算结构的地震响应，记为 R0，并得到

各楼层的层间位移∆。 

(2) 以各层层间位移为基础，计算等效附加侧力，使等效附加侧力在各层柱

脚处产生的弯矩与各层重量因 P-∆效应在各层柱脚处产生的附加弯矩相等（图

6.12）。该等效条件可以表达为式(6.9)。 

 , 1, 2, ,
j jn n

j k j k
j i k i j i k i

P H W i n
= = = =

⎛ ⎞ ⎛ ⎞
⋅ = ⋅ ∆ =⎜ ⎟ ⎜ ⎟

⎝ ⎠ ⎝ ⎠
∑ ∑ ∑ ∑ …  (6.9)

其中，Pj为结构第 j 层处作用的等效附加侧力；Wj为第 j 层的重量；Hk 与∆k 分

别是第 k 层的层高和不考虑 P-∆效应时的层间位移。 

从式(6.9)中推导得到的等效附加侧力按式(6.10)计算。 

 ( )1
1

n

i i i i i j
j i

P W Wθ θ θ +
= +

= + − ∑  (6.10)

其中，θi=∆i/Hi为第 i 层不考虑 P-∆效应时的层间位移角。 

(3) 计算等代结构在等效附加侧力作用下的结构响应，记为 Ra。 

(4) 考虑 P-∆效应后结构总的地震响应为 R0 与 Ra之和，即 R=R0+Ra。 
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图 6.12  以等效附加侧力近似考虑 P-∆效应的示意图 

该方法实施简便，只需要在等代结构法的基础上再实施一次线弹性静力分

析即可。 

6.4.2  钢筋混凝土压弯构件的曲率延性 

本文采用如图 6.13 所示的分段线性简化模型来描述钢筋混凝土梁柱构件的

弯矩-曲率关系和屈服弯矩-轴力相关关系。其中截面的屈服弯矩 My、最大轴力

Nmax、界限弯矩 Mb 和界限轴力 Nb 等均可以通过截面分析确定，也可以按照我国

混凝土规范（中华人民共和国建设部，2002）建议的计算公式确定。My0 为截面

在纯弯时的屈服弯矩。 

(a)  受弯行为 (b)  弯矩-轴力相关关系 

图 6.13  钢筋混凝土构件压弯行为的简化模型 
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与钢构件相比，钢筋混凝土构件屈服曲率的计算相对复杂一些。Panagiotakos 

et al (2001)通过与 175 组混凝土梁和 121 组矩形混凝土柱的试验数据比较，发

现 Priesteley (1998)建议的屈服曲率的计算公式（式(6.11)）虽然非常简单，但

具有较好的精度。对于梁，试验得到的屈服曲率总体上大于式(6.11a)的估计值，

二者之比的平均值为 1.30，变异系数为 25%；对于柱，试验值则总体上小于式

(6.11b)的估计值，二者之比的平均值为 0.84，变异系数为 35%。 

 对于梁，
sy

y 1.7
h

ε
φ =  (6.11a)

 对于矩形柱，
sy

y 2.12
h

ε
φ =  (6.11b)

式中，εsy 为钢筋的屈服应变；h 为截面高度。 

Hernandez-Montes et al (2003)在 Priestley (1998)公式的基础上进一步考虑了

轴压比的影响，对于矩形柱提出了式(6.12)所示的屈服曲率计算公式。 

 ( )2 sy
y

0

2.3 0.6 2.5
h
ε

φ λ⎡ ⎤− −⎣ ⎦=  (6.12)

式中，h0 为截面的有效高度；λ=N/(fcbh)为轴压比。 

Hernandez-Montes et al (2003)定义的屈服点为原点与首根钢筋屈服点的连

线与构件抗弯承载力对应的水平线的交点（即图 6.14 中的 A 点）。屈服点对应

的曲率即为屈服曲率（图 6.14 中的φy
a）。由于采用三折线描述混凝土构件的弯

矩-曲率关系，本文按照构件达到抗弯承载力 My时三折线与曲线所包围的面积相

等的原则来确定屈服曲率，即图 6.14 中的φy
b。这样得到的屈服点可能与上述 A

点不同，如图 6.14 的 B 点所示。 
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图 6.14  混凝土压弯构件屈服点的定义 

采用基于纤维模型的正截面受弯分析方法，分别计算截面尺寸为

700mm×700mm 和 700mm×500mm，纵筋配筋率分别为 1%、2%和 3%，纵筋

屈服强度分别为 300MPa 和 360MPa，混凝土轴心抗压强度分别为 26.8MPa 和

32.4MPa 的一系列钢筋混凝土矩形截面在不同轴压比下的弯矩-曲率关系，并按

照上述屈服点的定义，确定各个截面的屈服曲率φy
b，得到如图 6.15 的结果。根

据这些结果，本文采用式(6.13)计算钢筋混凝土构件的屈服曲率。该修正公式在

保持形式简洁的前提下考虑了轴压比与纵筋配筋率的影响。由图 6.15 可以看出，

该公式较好的反映了截面分析得到的屈服曲率随轴压比和纵筋配筋率的变化规

律。 

 ( )( ) sy2
y

0

1.7 20 1l h
ε

φ ρ λ+ −=  (6.13)

式中，ρl为全截面的纵筋配筋率。 

图 6.15 同时比较了 Priestley (1998)公式（式(6.11)）和 Hernandez-Montes et al 

(2003)公式（式(6.12)）给出的屈服曲率。对于混凝土梁（轴压比为 0），基于纤

维模型的正截面受弯分析得到的屈服曲率均大于 Priestley 公式；对于混凝土柱，

在轴压比位于 0.3~0.4 附近时，基于纤维模型的正截面受弯分析给出的屈服曲率

基本小于 Priestley 公式。这与 Panagiotakos et al (2001)在与试验数据比较时观察

到的现象基本一致。Hernandez-Montes 公式反映了屈服曲率随轴力的变化，但其

变化趋势与分析结果有所不同。 
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图 6.15  钢筋混凝土构件屈服曲率随轴压比的变化 

对于双向压弯的情况，图 6.16 和图 6.17 给出了基于纤维模型截面分析得到

的典型的钢和钢筋混凝土构件截面在双向压弯作用下的屈服曲率。其中，钢截

面包括一个箱形截面�-400×400 ×10和一个H形截面H400 ×300 ×24 ×13.5，

钢材强度均为 310MPa；钢筋混凝土构件的截面尺寸分别为 700 ×700 和

500 ×700，全部纵筋配筋率均为 2%，纵筋屈服强度为 360MPa，混凝土轴心抗

压强度分别为 26.8MPa。 

由图 6.16 和图 6.17 可见，截面在双向压弯作用下的屈服曲率表现出与屈服

弯矩相似的变化规律，即随着轴压比的增大，双向压弯时屈服曲率在(φyx,φyy)平

面上的投影曲线的外突越来越显著，但总体上接近一条椭圆曲线。 
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图 6.16  双向压弯作用下钢构件的屈服曲率 

 

图 6.17  双向压弯作用下混凝土构件的屈服曲率 

为此，本文近似采用式(6.14)的椭圆曲线来计算双向压弯作用下的截面屈服

曲率。 

 ( ) ( )2 2

y yx yycos sinφ φ θ φ θ+=  (6.14)

式中，φy为截面屈服曲率；φyx 和φyy分别为仅绕 x 轴和 y 轴单向弯矩作用下的截

面屈服曲率；θ为合弯矩作用方向与 x 轴的夹角。 
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进一步变化钢构件和钢筋混凝土构件的截面参数，包括主要尺寸、钢材与

钢筋的屈服强度和纵筋配筋率等，通过基于纤维模型的截面分析得到的屈服曲

率如图 6.18 所示，其中屈服曲率在两个主轴方向的分量分别用该方向单向受弯

时的屈服曲率进行归一化。图中包含了轴压比从 0.0~0.9 的分析结果。轴压比较

小时，截面分析得到的曲线位于椭圆曲线内侧，轴压比较大时则位于椭圆曲线

外侧。 

 
图 6.18  双向压弯作用下构件的屈服曲率 

6.4.3  G3教学楼算例分析 

下面以本文 4.2 节介绍的 G3 教学楼作为分析算例，检验等代结构法在实际

结构中的适用性。4.2 节已经通过动力弹塑性分析（NL-THA）详细地讨论了该

结构加固前后抗震性能的变化，同时得到了摇摆墙和钢阻尼器等关键构件的抗

震能力需求。下面分别采用线弹性振型分解反应谱法（ELA-RSA）和等代结构

法（SSA）再次计算加固前后结构的地震峰值响应。 

图 6.19 和图 6.20 比较了三种方法得到的计算结果。可见，线弹性振型分解

反应谱法（ELA-RSA）严重低估了结构的地震响应，在结构非线性响应阶段已

不再适用。与之相比，等代结构法与动力弹塑性分析的结果基本吻合良好。但

对于损伤机制未得到有效控制的既有结构，等代结构法虽然较好地预测了结构

中部楼层的峰值变形响应，但较多地低估了结构底部楼层的变形（图 6.19）。

与 6.3 节中的算例 2，在不同地震动作用下，既有结构既可能在底部发生严重的
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变形集中，也可能在中部楼层发生变形集中。但等代结构法以平均反应谱作为

地震输入，忽略了不同地震动作用下结构损伤机制的离散性。这说明有效控制

结构变形模式和损伤机制将有助于提高等代结构法在计算结构地震峰值响应方

面的精度。 
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图 6.19  既有框架结构的最大位移与层间位移角 
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图 6.20  加固后结构的最大位移与层间位移角 

除了预测结构整体的地震反应之外，等代结构法的另一个重要应用是确定

结构构件的抗震能力需求。图 6.21 比较了等代结构法（SSA）和动力弹塑性分

析（NL-THA）给出的摇摆墙峰值弯矩和钢阻尼器的延性系数。可见，两种分析
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方法的结果比较接近。 
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图 6.21  摇摆墙的峰值弯矩与钢阻尼器的延性系数 

6.5  扭转不规则结构算例分析 

与等代结构法一样，静力弹塑性分析（即推覆分析）也是一种计算结构非

线性地震响应的简便方法，并已得到广泛的应用。等代结构法采用基于振型组

合的反应谱方法，故可以用于不规则结构，这是静力弹塑性分析所难以比拟的。

Chopra et al (2002)提出了一种模态推覆分析（MPA），即以各阶模态力作为推覆

力的分布模式分别进行推覆分析，并以各次推覆分析得到的地震响应的组合作

为结构的总地震响应，以解决推覆分析在考虑高阶振型的影响等方面遇到的困

难。即使如此，Chopra et al (2004)通过对具有不同的质量偏心程度的钢框架结构

的模态推覆分析指出，当结构的振型之间存在强烈的非线性耦合时，基于定侧

力模式的推覆分析方法（包括 MPA）会因忽略这些耦合作用而低估结构的地震

响应。本节通过扭转不规则结构的算例分析，检验等代结构法在考虑结构振型

之间的非线性耦合方面的有效性。 

6.5.1  分析算例 

分析算例为一个9层钢框架结构。该结构与Chopra et al (2004)用以考察MPA

在偏心结构中的表现的算例结构完全相同。该结构平面为边长 45.7m，单跨跨度
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9.14m 的五榀五跨正方形（图 6.22(a)）。按照美国加州地区的工程实践习惯，仅

在结构周边布置梁柱节点刚接的延性框架，而内部的柱子均与梁端铰接，并按

仅承受重力荷载设计。分析中采用刚性楼板假定，同一楼层平面内梁柱相交的

节点的平动自由度被约束为一个刚体，刚体具有 3 个平动自由度和 3 个转动自

由度。为避免双向受弯可能产生的不利影响，角柱只在强轴方向（即翼缘上）

与梁端刚接，在另一个方向（即腹板上）则与梁端铰接，在图 6.22(a)中以空心

圆圈表示。楼层的刚度中心与结构平面的几何中心重合。为产生偏心效果，结

构的集中质量设置在与刚心在 x 方向相距 4.57m 处。这样当在 y 方向输入地震作

用时，结构将发生明显的扭转变形。 

(a)  结构平面布置 (b)  结构立面布置 

图 6.22  平面不规则算例结构的结构布置 

结构的立面布置如图 6.22(b)所示。地下室层高 3.65m，首层层高 5.49m，上

部各层层高均为 3.96m。地下室柱脚按铰接模拟，在地下室顶面四周约束 x 和 y

方向的平动自由度。框架柱上的短粗线表示柱子的搭接位置。边柱在每次搭接

时变换截面，角柱的截面则通高不变。框架梁截面也随楼层有所变化。柱子各

段所采用的截面标号和钢梁截面标号列于表 6.6。 
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表 6.6  算例结构的截面标号 

编号 截面标号 位置 

B1 W36×160 地下室~2 层 

B2 W36×135 3~6 层 

B3 W30×99 7 层 

B4 W27×84 8 层 

B5 W24×68 9 层 

C1 W14×500 角柱全高，边柱地下~2 层 

C2 W14×455 边柱 2~4 层 

C3 W14×370 边柱 4~6 层 

C4 W14×283 边柱 6~8 层 

C5 W14×257 边柱 8~9 层 

通过改变各楼层质量关于其质心的转动惯量，可以控制偏心结构的平动振

型与扭转振型的耦合程度。本文讨论以下两种情况： 

(1) 偏心结构 1：各楼层质量关于其质心的转动惯量 IOj=Mj×b2/6； 

(2) 偏心结构 2：各楼层质量关于其质心的转动惯量 IOj=Mj×b2/2，即为偏心

结构 1 的 3 倍。 

其中 j 为楼层编号，Mj为第 j 层的总质量，b=45.7m 为结构的边长。 

通过振型分解反应谱法计算上述两个偏心结构在 y 方向地震作用下的弹性

位移。计算结果显示，偏心结构 1 顶层的 y 方向最大位移为顶层两端 y 方向位移

平均值的 1.15 倍，偏心结构 2 的这一比例则高达 1.78。按照我国抗震规范的规

定，当楼层最大弹性水平位移与楼层两端弹性水平位移平均值的比值超过 1.2

时，即认为是扭转不规则结构（中华人民共和国建设部，2001）。因此，偏心

结构 1 尚不属于扭转不规则结构，而偏心结构 2 则属于扭转不规则结构，且扭

转效应非常明显。 

图 6.23 给出了上述两个偏心结构的前 4 阶模态。其中φy 表示振型在 y 方向

的平动分量，φR 表示振型的扭转分量。偏心结构 1 的第 1、3、4 阶振型均以平

动为主，而第 2 阶振型则有显著的扭转成分。但 1 阶周期（2.36s）与 2 阶周期

（1.33s）相差较大。这意味着二者之间的非线性耦合并不会很强烈。与之相比，
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偏心结构 2 的前 4 阶振型均包含比较明显的扭转成分，且 1、2 阶周期非常接近，

3、4 阶周期非常接近。这意味着相临模态之间可能出现强烈的非线性耦合。 

 

(a)  偏心结构 1：平扭耦合不强烈 

 
(b)  偏心结构 2：平扭耦合强烈 

图 6.23  具有不同转动惯量的偏心结构的前 4 阶模态 

Chopra et al (2004)已经通过一条地震动作用下由 MPA 和动力弹塑性分析

（NL-THA）得到的结构峰值响应的对比，说明了 MPA 在上述两种情况下的不

同表现。对于偏心结构 1，MPA 可以比较准确地预测结构的地震响应；而对于

偏心结构 2，MPA 将低估结构的地震响应。下面将采用更多的地震动记录对这

一结论进行验证，同时采用等代结构法（SSA）计算上述两个偏心结构的地震响

应，并与 MPA 和 NL-THA 进行比较。 
分析采用 EQ-22 的 x 分量作为地震动输入，并分别调幅至 PGV=50cm/s 和

PGV=100cm/s 两个等级。其中，PGV=50cm/s 大致相当于我国的 VIII 度大震水
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平，PGV=100cm/s 则大致对应于 IBC 2006 (ICC, 2006)中规定的美国加州洛杉矶

地区的最大考虑地震（MCE）水平。 

6.5.2  分析方法 

在等代结构法中，取等代结构的前 4 阶振型参与振型分解反应谱法的计算。

结构初始阻尼比取为 2%。采用 EQ-22 的 x 分量平均反应谱。地震动记录调幅至

PGV=100cm/s 的平均反应谱如图 6.24 所示。图 6.25 将调幅至 PGV=50cm/s 和

PGV=100cm/s 的平均反应谱与我国抗震规范规定的 VIII 度罕遇地震设计反应谱

以及美国 IBC 2006 规定的洛杉矶地区最大考虑地震（MCE）的反应谱进行了比

较。根据 IBC 2006 给出地震区划图，MCE 反应谱短周期谱值取 SMS=2.0g，1s

对应的谱值取 SM1=1.0g。场地类别为 B 类。调幅至 PGV=100cm/s 的平均谱与洛

杉矶地区 MCE 反应谱非常接近。这说明 EQ-22 的 x 分量地震动记录调幅至

PGV=100cm/s 后基本与洛杉矶地区的最大考虑地震（MCE）的强度水平相当。

需要指出的是，二者如此接近仅是一种巧合，因为在上文的地震动记录选取过

程中并没有刻意追求与设计反应谱相吻合。 

图 6.24  不同阻尼比的平均反应谱

（PGV=100cm/s） 
图 6.25  阻尼比为 5%的平均反应谱与规范

反应谱的比较 

本节采用的 MPA 方法与 Chopra et al (2004)介绍的方法完全一致。分析要点

归纳如下： 

(1) 计算结构推覆曲线时，采用的有限元模型与动力弹塑性分析时完全相

0

0.5

1

1.5

2

2.5

3

0 1 2 3
周期 (s)

拟
加
速
度

(g
)

100cm/s平均谱
50cm/s平均谱
洛杉矶MCE反应谱

我国VIII度II类场地

SM1=1.0g 

SMS=2.0g

0

0.5

1

1.5

2

2.5

3

0 1 2 3
周期 (s)

拟
加
速
度

 (g
)

0.02 
0.03 
0.05 
0.08 
0.13 
0.20 
0.30 

阻尼比  



第 6 章   多自由度体系的等代结构法 

 145

同； 

(2) 考虑 P-∆效应的影响； 

(3) 采用动力弹塑性分析计算某一模态（单自由度体系）的峰值位移响应，

单自由度体系的恢复力模型为具有双线形骨架线的最大位移点指向型模型； 

(4) 采用 CQC 法组合不同模态对应的地震响应，考虑结构的前 4 阶模态。 

对上述 2 个偏心结构，通过 MPA 方法可以对 EQ-22 中各 x 分量地震动记录

分别得到相应的地震响应。以这些地震响应的平均值作为 MPA 方法得到的平均

地震响应。 

6.5.3  分析结果 

首先讨论 PGV=50cm/s 的情况。对于模态非线性耦合不强烈的偏心结构 1，

SSA 和 MPA 给出的结果比较接近。与动力弹塑性分析相比，SSA 预测的顶点位

移略偏大，同时二者给出的层间位移角结果均略偏小，SSA 的最大相对误差为

-16.5%，MPA 的最大相对误差为-25.4%（图 6.26）。 

对于模态非线性耦合强烈的偏心结构 2，SSA 和 MPA 的误差与上例相比均

有所增大。SSA 预测的层间位移角的最大相对误差约为-26.5%，MPA 预测的顶

点位移的相对误差为-18%，层间位移角的最大相对误差为-31%（图 6.27）。可

见，在这一阶段，SSA 与 MPA 表现相当。 
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图 6.26  偏心结构 1 的地震峰值响应（PGV=50cm/s） 
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图 6.27  偏心结构 2 的地震峰值响应（PGV=50cm/s） 

随着地震动强度的增大，结构地震响应的非线性特征将更加明显，MPA 在

考虑模态的非线性耦合方面的问题也将更加突出。对于 PGV=100cm/s 的情况，

SSA 仍能比较准确的预测偏心结构 1 的位移响应，但层间位移角结果偏小，最

大相对误差约为-22.5%。MPA 虽然高估了结构的最大位移响应，但预测的结构

最大层间位移角的相对误差则与 SSA 相当，下部楼层的层间位移角偏大，上部

楼层的偏小，正负最大相对误差分别为 21%和-28%（图 6.28）。 

然而对于模态非线性耦合强烈的偏心结构 2，SSA 的误差与偏心结构 1 的情

况基本一致，而 MPA 则严重低估了结构的地震峰值响应，其顶点位移的相对误

差为-38%，层间位移角的最大相对误差为-45%（图 6.29）。MPA 在具有不同偏

心程度的结构上截然不同的表现，反映出它在考虑结构模态之间的非线性耦合

方面的不足。这一点在 Chopra et al (2004)中已有充分的论述。 
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图 6.28  偏心结构 1 的地震峰值响应比较（PGV=100cm/s） 
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图 6.29  偏心结构 2 的地震峰值响应比较（PGV=100cm/s） 

表 6.7 给出了等代结构法得到的两个偏心结构算例在非线性响应阶段的等

价周期和附加等价阻尼比。在 PGV=50cm/s 的地震动作用下，结构的等价周期与

初始周期相差不大，附加等价阻尼比也比较小，说明结构进入非线性的程度不

深。这时 MPA 在处理结构模态的非线性耦合方面的缺陷也不明显。随着地震动

强度增大，结构的等价周期显著增大，附加等价阻尼比也随之增大，这表明结

构已经表现出明显的非线性行为，相应的结构模态的非线性耦合也更加强烈，

此时 MPA 的缺陷也更加明显。与之相比，等代结构法不存在这方面的缺陷，因

此在不规则结构中具有更强的适用性。 
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表 6.7  钢框架结构的等价周期和附加阻尼比 

   PGV=50cm/s PGV=100cm/s 

  T0 (s) Teq (s) 附加阻尼比 Teq (s) 附加阻尼比 

1 阶 2.359 2.526 0.042 3.186 0.119 

2 阶 1.333 1.335 0.013 1.468 0.050 

3 阶 0.876 0.941 0.047 1.129 0.125 

偏心 

结构 1 

4 阶 0.498 0.522 0.039 0.610 0.105 

1 阶 2.505 2.606 0.032 3.224 0.109 

2 阶 2.173 2.213 0.021 2.259 0.054 

3 阶 0.933 0.971 0.034 1.160 0.117 

偏心 

结构 2 

4 阶 0.809 0.826 0.023 0.843 0.058 

此外，等代结构法在计算效率上的优势也非常明显。以偏心结构 1 为例，

表 6.8 比较了上述动力弹塑性分析（NL-TH）、模态推覆分析（MPA）与等代结

构法（SSA）所消耗的 CPU 时间。当采用动力弹塑性分析时，需要对 22 条地震

动记录分别进行计算，因此分析次数为 22。对于 MPA，当采用前 4 阶模态进行

分析时，分析次数为 4，而其他的计算耗时（如单自由度体系的动力弹塑性分析

等）忽略不计。等代结构法（SSA）仅进行 6 次迭代后即达到收敛，每次迭代过

程中需要进行一次模态分析和一次振型分解反应谱分析，二者的耗时基本相当，

总计是 12 次分析。 

从表 6.8 中可以明显的看出，等代结构法（SSA）的计算效率最高。对于本

文算例，SSA 所需的 CPU 时间不到 MPA 的 1/20，仅为 NL-TH 的 1/7600。这一

优势在大型结构的分析中将更加明显。 

表 6.8  不同分析方法消耗的 CPU 时间 

一次分析的平

均CPU时间(秒)
分析次数 总 CPU 时间 

(秒) 

动力弹塑性分析 (NL-TH) 13480 22 296568 

模态推覆分析 (MPA) 262 4 1049 

等代结构法 (SSA) 3 12 39 
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6.6  双向地震动输入下混凝土框架结构的算例分析 

在分析结构的地震响应时，有时需要考虑双向地震动输入的影响。如果假

设两个正交方向上的地震动输入是相互独立的，则可分别计算不同方向地震作

用下结构的峰值响应，再通过平方和开根号组合得到结构总的地震峰值响应。

这也是在结构线弹性反应谱分析中处理双向地震动输入时通常采用的方法。等

代结构法的计算仍是线弹性反应谱分析方法，因此双向地震动输入并不会带来

新的问题。下面通过一个 8 层钢筋混凝土框架结构算例在双向地震作用下的地

震响应分析，说明等代结构法在这种情况下的适用性。 

6.6.1  分析算例 

用作算例的 8 层钢筋混凝土框架结构与上文 4.3 节所用的框架结构相同。其

结构布置与构件详细信息见上文。与 4.3 节仅对该框架结构的 B 轴线平面框架进

行分析不同，本节建立该双向框架结构的 3 维有限元模型。模型的前 3 阶振型

分别为纵向平动、横向平动和扭转，对应的自振周期分别为 1.19 秒、1.05 秒和

0.95 秒。钢筋与混凝土材料的强度与弹性模量均取规范中的材料强度标准值。

建模方式与上文 2.3.3 节相同。 

分别采用动力弹塑性分析（NL-TH）和等代结构法（SSA）计算该双向框架

结构在双向地震作用下的地震响应。在动力弹塑性分析中，以 EQ-10 作为地震

动输入（见附表 B.2），同时在结构的纵向和横向分别输入调幅至 PGV=50cm/s

的地震动记录的 x 分量和 y 分量。在等代结构法中，采用图 2.33 所示的两个方

向的平均反应谱作为地震输入。 

6.6.2  分析结果 

图 6.30 和图 6.31 比较了动力弹塑性分析（NL-TH）和等代结构法（SSA）

预测的该框架结构在双向地震作用下纵向和横向的峰值位移与层间位移响应。

等代结构法（SSA）的结果与动力弹塑性分析（NL-TH）结果的平均值比较接近。

二者之间纵、横向顶点位移的相对误差分别为-4.6%和 7.9%，最大峰值层间位移

角的相对误差分别为-5.9%和-6.3%。在损伤机制方面，从弹塑性动力分析的结果

可以看到，在不同地震动记录的作用下，结构在底部楼层或上部楼层均可能出

现比较严重的变形集中。而等代结构法给出的纵、横向最大层间位移均出现在

结构的第二层。这一差异导致等代结构法给出的结构上部楼层的层间位移有较
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大的误差，比如在纵、横向，顶层的峰值层间位移角的相对误差分别高达-36.7%

和 52.1%。这一现象在上文 6.3 节和 6.4 节中均已有所讨论。 

图 6.30  结构纵向的地震位移与变形响应 

 

图 6.31  结构横向的地震位移与变形响应 

表 6.9 给出了等代结构法（SSA）得到的该框架结构在非线性响应阶段的等

价周期和附加等价阻尼比。与上一节中的钢框架相比，在产生相同的附加等价

阻尼比的情况下，钢筋混凝土框架结构的周期延长要远大于钢框架结构。比如

上一节中的偏心结构 1 在 PGV=100cm/s 的地震动作用下，等代结构法给出的 1
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阶模态的附加阻尼比为 11.9%，等价周期 Teq 与初始周期 T0 之比为 1.35；而对于

本节的钢筋混凝土框架结构，1 阶模态的附加阻尼比为 9.2%，略小于钢框架；

而等价周期 Teq 与初始周期 T0 之比则高达 1.92，远大于钢框架。 

表 6.9  混凝土框架结构的等价周期和附加阻尼比 

模态 T0 (s) Teq (s) 附加阻尼比 

1 阶 1.189 2.785 0.092 

2 阶 1.041 2.358 0.073 

3 阶 0.952 2.136 0.076 

4 阶 0.399 0.841 0.070 

5 阶 0.360 0.726 0.045 

6 阶 0.329 0.662 0.047 

除了给出结构整体的位移与变形响应之外，等代结构法（SSA）还能够的预

测结构构件的变形与内力。以中柱 B3 为例，图 6.32、图 6.33 和图 6.34 分别比

较了弹塑性动力分析与等代结构法给出的柱子的最大弯矩、延性系数以及与柱

相连的框架梁的延性系数。其中，二者给出的柱子最大弯矩在大多数楼层吻合

较好，而柱子的延性系数则有较大误差。等代结构法（SSA）高估了底层柱脚的

延性系数，同时低估了上部楼层柱子的延性系数。等代结构法（SSA）对框架梁

的延性系数的预测也存在类似的问题。 

值得注意的是，从动力弹塑性分析的结果可以看出，即使该 8 层框架的设

计满足甚至超过了我国现行相关规范的要求，在强震下仍无法避免在柱子上出

现塑性铰。这是导致结构变形模式难以控制的主要原因，也是造成等代结构法

预测的地震峰值响应在结构局部有较大误差的原因。 
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(a)  纵向 (b)  横向 

图 6.32  中柱 B3 的最大弯矩 

 
(a)  柱的延性系数 (b)  柱的轴压比 

图 6.33  中柱 B3 的延性系数与轴压比 
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(a)  梁 1 (b)  梁 2 

 

(c)  梁 3 (d)  梁 4 

图 6.34  与中柱 B3 相连的框架梁梁端的延性系数 

由以上讨论可以看出，等代结构法能够比较准确地预测结构的非线性地震

峰值响应。与动力/静力弹塑性分析相比，等代结构法具有以下优点： 

(1)  由于可以采用振型分解反应谱法计算结构的非线性地震峰值响应，等

代结构法的计算成本极低，能够快速给出计算结果，更能适合工程抗震设计的

需要。 

(2)  可以直接采用设计反应谱作为地震输入，有助于在抗震设计中避免因

挑选地震动记录而引入的随机性。 

(3) 通过为损伤部位赋予适当的等价刚度，并为结构赋予适当的等价阻尼比
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的“等代结构”更能反映结构在非线性响应阶段的动力特性，从而使等代结构

法具有更广的适用性，适于不规则结构的非线性地震响应分析。 

但同时也应该注意到，等代结构法仍是一种近似方法，其局限性主要如下： 

(1) 在不同地震动作用下，等价线性化方法本身的误差具有较大的离散性，

因此与某一条地震动记录输入下结构的非线性响应相比时，等代结构法可能会

有很大的误差。而只有在统计意义上等代结构法才具有一定的精度。 

(2) 当采用平滑的平均反应谱或设计反应谱作为地震输入时，等代结构法难

以有效地反映结构在不同地震动作用下变形模式和损伤机制的离散性，从而有

可能低估结构某些部位的地震响应。对变形模式和损伤机制受到有效控制的结

构，等代结构法具有更好的精度。 

(3) 静力弹塑性分析能够给出结构在不断增大的地震作用下从初始弹性到

最终倒塌的全过程响应。与之相比，等代结构法采用具有折减刚度和附加阻尼

比的“等代结构”的线弹性振动来描述震损结构的非线性响应，这要求结构的

非线性响应状态是稳定的，因此等代结构法不适于接近倒塌状态下的结构地震

响应分析。 

在将等代结构法作为一种分析方法评估建筑结构的地震响应时，应对以上

局限性有所认识。通过以上对等代结构法优点和局限性的总结可以看出，将等

代结构法用于建筑结构的抗震设计更能扬长避短。下文将针对具有明确损伤机

制的结构，进一步研究如何采用等代结构法进行结构抗震设计，并建立基于损

伤机制控制的抗震设计方法。 

6.7  本章小结 

本章的主要工作如下： 

(1) 建立完善了用于多自由度体系非线性地震响应分析的等代结构法。 

(2) 通过算例研究，对等代结构法各步骤的误差进行了深入的分析。研究结

果表明，单自由度等价线性化模型和确定结构各个构件延性系数的迭代方法是

等代结构法误差的主要来源。 

(3) 通过一系列建筑结构模型的算例分析，检验了等代结构法在预测建筑结

构非线性地震响应方面的精度，并将等代结构法与线弹性反应谱分析、静力/动
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力弹塑性分析等方法进行了比较，指出了等代结构法具有适用性广、计算工作

量小的特点。 

(4) 通过一系列建筑结构算例的误差分析表明，对于具有明确损伤机制的结

构，等代结构法具有较高计算精度；对于损伤机制不明确的结构，等代结构法

的预测精度虽然有所降低，但仍可满足实际工程结构抗震设计的需要。 
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第7章  基于损伤机制控制的抗震设计方法 

框架结构仍是目前应用最为广泛的结构体系之一。在上文 3.2 节已经指出，

虽然经过几十年的发展，框架结构的预期损伤机制——即“梁铰机制”——已

经在工程界成为共识，但对框架结构进行有效的损伤机制控制以确保其预期损

伤机制的形成，仍然比较困难。这一困难可能来源于损伤机制控制的各个层面： 

在构件设计层面，1994 年美国北岭地震中大量钢框架结构发生梁端脆性破

坏成为由于构件局部的设计与施工缺陷导致损伤机制控制失败的典型教训

（FEMA, 2000a）。 

在构件承载力和变形能力需求分析层面，目前各国抗震设计规范中通过“强

柱弱梁”系数确定框架柱承载力需求的方法受到工程师和研究人员的种种质疑

（如 Bondy, 1996；Villaverde, 1997 和 Dooley, 2001 等）。本章将要讨论的基于

损伤机制控制的抗震设计方法将以等代结构法为基础更加全面合理的确定结构

构件的抗震承载力需求和变形能力需求。 

在结构体系设计层面，框架结构本身抗侧刚度较小，在地震作用下变形较

大，变形模式难以控制。这也是难以有效控制其损伤机制从而阻碍其抗震性能

进一步提高的原因。本章将以摇摆墙-框架结构体系作为在结构体系设计层面上

改善框架结构抗震性能的解决方案，讨论其抗震设计方法并检验其抗震性能。 

7.1  基本要求与实施流程 

建筑场地可能遭遇地震的强度大小，根据其发生概率可分为多遇地震、设

防地震和罕遇地震。在不同强度地震作用下，一般建筑结构的抗震性能目标可

以直观的表示为图 7.1 所示的抗震性能曲线。随着地震强度的增大，结构的基底

剪力和顶点位移也随之增大。在超越了弹性界限之后，结构开始出现损伤，其

地震响应开始表现出非线性特征。基于损伤机制控制的抗震设计的目的是通过

将结构损伤限制在预期的部位，保证结构在预期强震下具有预期的抗震性能。

为结构设定明确的预期损伤机制是设计的必要条件。对于具有明确预期损伤机

制的结构，为使结构在强震下实现预期损伤机制，本文建议按以下三个步骤对

结构进行抗震设计： 
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图 7.1  结构的抗震性能曲线 

(1) 多遇地震下预期损伤部位的承载力设计 

在多遇地震作用下，结构地震响应基本处于弹性范围，不应发生损伤。因

此，结构中所有构件应具有足够的承载力以保证在多遇地震下不会屈服。目前

我国抗震规范 GB50011-2001（中华人民共和国建设部，2001）（以下简称“《抗

规》”）采用多遇地震作用效应与重力荷载效应分别乘以相应的作用和荷载分

项系数的基本组合效应作为设计内力，并按材料强度设计值进行构件的承载力

设计（考虑抗震承载力调整系数），如式(7.1)。 

 G G E E D RES S Rγ γ γ+ ≤  (7.1)

式中，SG 为重力作用效应；SE 为地震作用效应；RD 为按材料强度设计值计算的

构件承载力；γG 和γE 分别为重力荷载效应和地震作用效应的分项系数；γRE 为承

载力抗震调整系数。 

我国《建筑工程抗震性态设计通则》CECS 160: 2004（中国工程建设标准化

协会标准，2004）（以下简称“《通则》”）则以设防地震作用效应乘以结构

影响系数 C 后与重力荷载效应的基本组合效应作为设计内力，并按材料强度设

计值进行多遇地震下结构构件的承载力设计（考虑 1.25 的承载力提高系数），

如式(7.2)。对于钢筋混凝土框架结构，《通则》规定的结构影响系数 C=0.35。 

 G G E E D1.25S S Rγ γ+ ≤  (7.2)
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对于框架结构，《抗规》和《通则》的设防水平基本相当，但《通则》考

虑的因素更加全面，尤其是通过结构影响系数 C 考虑了不同材料、不同类型结

构的地震响应特点，更加科学合理。本章建议可分别按《抗规》和《通则》的

方法进行多遇地震下的承载力设计，并取二者中偏于保守的设计结果。 

当地震作用超过多遇地震强度时，可以允许结构的预期损伤部位发生一定

程度的损伤，而非预期损伤部位仍不允许屈服。非预期损伤部位的承载力需求

将在后面的罕遇地震下的承载力设计中确定。因此，在多遇地震承载力设计阶

段，只需对预期损伤部位进行承载力设计即可。 

(2)  罕遇地震下结构预期损伤部位的变形能力设计和非预期损伤部位的承

载力设计 

确定了预期损伤部位的承载力之后，可采用等代结构法分析结构在罕遇地

震作用下的非线性地震响应，并确定预期损伤部位的变形能力需求和非预期损

伤部位的承载力需求，以保证罕遇地震作用下预期损伤机制的实现。在采用等

代结构法确定结构在罕遇地震下的抗震能力需求时，对于预期损伤部位，可以

通过折减刚度、增大阻尼比的等价线性化方法考虑其损伤对结构地震响应的影

响；而对于非预期损伤部位，则假设始终保持弹性（刚度不降低也不提供附加

阻尼），即不发生损伤。考虑到材料离散性的影响，按以下两步分别确定预期

损伤部位的变形能力需求和非预期损伤部位的承载力需求。 

(2.1) 罕遇地震下预期损伤部位的变形能力设计 

为了考虑材料性质的离散性可能导致预期损伤部位承载力的不足，在确定

预期损伤部位的变形能力需求时，建议对预期损伤部位采用式(7.3)所示的承载力

下限值，如图 7.2。 

 0.95L KR R=  (7.3)

其中，RL为预期损伤部位承载力下限值；RK为按材料强度标准值计算的承载力。

0.95 的承载力降低系数略低于钢筋强度的废品限值（即 fym(1-2δ)）和标准值（即

fym(1-1.645δ)）之比；fym为钢筋强度平均值；δ为变异系数，取为 0.10。 
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图 7.2  罕遇地震变形能力设计时的等代结构法 

预期损伤部位采用承载力下限值时对应的结构抗震性能曲线如图 7.1 中的

虚线。在对预期损伤部位进行变形能力设计之前，应首先检查在对应的罕遇地

震响应点（图 7.1 中的○点）结构层间位移是否满足《抗规》的要求。当满足要

求时，将损伤部位的变形作为其变形能力需求，以此为依据可对预期损伤部位

进行变形能力设计（如钢筋混凝土构件的配箍设计）。 

相比之下，《抗规》对于一般建筑结构仅要求通过构造措施保证构件具有

一定的变形能力，而没有直接计算罕遇地震作用下预期损伤部位的变形能力需

求并据此确定相应的构造保证措施。 

(2.2) 罕遇地震下非预期损伤部位的承载力设计 

结构的非预期损伤部位是控制结构变形模式，确保实现预期损伤机制的关

键。因此在罕遇地震下，非预期损伤部位仍应基本保持弹性。与上一步相同，

可以利用等代结构法计算结构在罕遇地震作用下非预期损伤部位的承载力需

求。不同之处在于，在确定罕遇地震作用下非预期损伤部位的承载力需求时，

损伤部位承载力的超强（材料离散性的影响）可能会使非预期损伤部位的承载

力需求增大。为此，建议在这一步的等代结构法中对预期损伤部位采用式(7.4)

的承载力上限值，如图 7.3。 

 U K1.25R R=  (7.4)

其中，RU为承载力上限值；1.25 的超强系数略高于钢筋强度平均值 fym和标准值

（即 fym(1-1.645δ)）之比； δ为变异系数，取为 0.10。 
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图 7.3  罕遇地震承载力设计时的等代结构法 

值得注意的是，梁端承载力的超强和结构中的塑性内力重分布造成的柱端

弯矩的增大，是能力设计法中强柱弱梁系数的两个来源。等代结构法的分析结

果可以直接反映结构进入非线性状态后的内力重分布，在此基础上进一步考虑

预期损伤部位的超强，在概念上与能力设计法的最初原理是一致的。但与采用

“强柱弱梁”系数的方法相比，基于等代结构法的需求分析方法能够体现整个

结构在大震作用下以及结构中不同部位的梁柱强度比的差异，因此更具有一般

性和合理性。 

预期损伤部位采用承载力上限值时对应的结构抗震性能曲线如图 7.1 中的

点划线。在对应的罕遇地震响应点（图 7.1 中的△点）可以确定非预期损伤部位

的承载力需求。在对非预期损伤部位进行承载力设计时，考虑到罕遇地震发生

的概率较小，本文建议采用地震作用效应与重力荷载效应的标准组合，并按材

料强度标准值计算构件的承载力，如式(7.5)。 

 G Ek KS S R+ ≤  (7.5)

式中，SG为重力荷载效应；SEk 为地震作用效应；RK为按材料强度标准值计算的

构件承载力。 

相比之下，《抗规》通过对多遇地震作用下的线弹性内力乘以承载力级差

系数（如框架结构中的“强柱弱梁”系数）来确定非预期损伤部位的大震承载

力需求，难以正确反映结构在强震下非线性响应阶段的内力分布。 
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上述钢筋混凝土框架结构损伤机制控制的抗震设计方法可用图 7.4 所示的

流程表示。该设计流程首先要求工程师对结构的预期损伤机制有明确的把握。

根据已有的震害和结构弹塑性分析经验，设定的预期损伤机制在强震下应有实

现的合理性。在此基础上，通过线弹性分析和等代结构法分别计算结构在多遇

地震和罕遇地震两个阶段的受力状态，并确定结构体系中预期损伤部位和非预

期损伤部位的承载力与变形能力需求，作为构件设计的定量依据。 

 

图 7.4  基于等代结构法的抗震设计流程 

为了更好的说明上述设计流程，下面以上文 6.6 节的 8 层钢筋混凝土框架结

构为例，采用上述流程分析该结构实现“强柱弱梁”损伤机制所需的抗震承载

力需求和变形能力需求，并在此基础上重新对梁、柱构件进行配筋设计。与 6.6

节相同，设该框架位于 VIII 度抗震设防第一组 II 类场地。 

7.2  框架结构的抗震设计 

7.2.1  预期损伤机制的设定 

对于框架结构，预期损伤机制为图 7.5 所示的“强柱弱梁”机制，其中各层

梁端、底层柱脚为预期损伤部位，在大震下可以屈服。框架柱除底层柱脚以外

的部位均不屈服。另外，顶层柱顶也可以作为预期损伤部位。 
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图 7.5  结构的预期损伤机制 

7.2.2  “小震不坏”——多遇地震线弹性设计 

针对“小震不坏”的设计目标，在多遇地震作用下，对结构分别进行纵向、

横向以及斜向的线弹性振型分解反应谱分析，得到其多遇地震作用效应，并按

式(7.1)与重力荷载效应组合，得到预期损伤部位的设计内力。为便于与第 6 章中

按《抗规》设计的框架结构进行比较，此处仍仅按《抗规》的要求进行多遇地

震的承载力设计。反应谱采用《抗规》给出的 VIII 度抗震设防第一组 II 类场地

上的设计反应谱，αmax=0.16，特征周期 Tg=0.35s。地震动斜向输入时，根据《抗

规》的建议，取纵向与横向分量之比为 1:0.85。 

图 7.6 中的数据点给出了所有框架梁端弯矩的基本组合值。根据上一章表

6.9 中的结构构件布置方案，1~4 层纵、横向框架梁分别采用相同的截面与配筋，

记为 GX-1 和 GY-1；5~8 层纵、横向框架梁分别采用相同的截面与配筋，记为

GX-2 和 GY-2。这四种截面的设计弯矩如图 7.6 中的 S（即虚线）。由图可见，

上部楼层梁端设计弯矩与计算得到的梁端弯矩基本组合值相比偏大较多，这意

味着与下部楼层梁端相比，上部楼层梁端在多遇地震下有更高的可靠度，而在

罕遇地震下发生损伤的可能性也更小，从而可能影响罕遇地震下结构的损伤分

布。但只要在确定非预期损伤部位的承载力需求时考虑这种偏差，就不会影响

横向框架 纵向框架 

预期损伤部位 
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预期损伤机制的实现。 

 
(a)  纵向框架梁 (b)  横向框架梁 

图 7.6  框架梁的梁端弯矩基本组合值、设计弯矩以及实际抗弯承载力 

按式(7.1)对预期损伤部位进行承载力设计。对于梁端，得到如表 7.1 所示的

截面配筋。 

表 7.1  框架梁梁端的设计弯矩和配筋结果 

截面编号 
截面尺寸

(mm) 

S 

(kNm)

实配 a 

(对称配筋) 

ρ 

(%) 

Md,pos 

(kNm) 

Md,neg 

(kNm) 

GX-1 350X700 740 7D22 1.07 616 708 

GX-2 300X700 547 4D25 0.96 442 536 

GY-1 350X750 794 7D22 1.07 662 764 

GY-2 300X750 613 6D22 1.15 571 671 

a: 符号 D 表示 HRB400 级钢筋 

楼板配筋与上文 6.6 节的算例相同，双向配置φ10@200 分布钢筋。按截面的

实际配筋并考虑楼板的贡献后得到的梁端抗弯承载力设计值并除以承载力抗震

调整系数γRE=0.75（式(7.1)中的右边项）后如图 7.6 中所示，其中 Md,pos和 Md,neg

分别为梁端正向受弯（即楼板受压、梁底受拉）时和梁反向受弯时按材料强度
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设计值计算的抗弯承载力。将一定范围内的楼板等效为 T 型梁的翼缘以考虑其

对梁端承载力的贡献。有效翼缘宽度按我国《混凝土结构设计规范

GB50010-2002》（中华人民共和国建设部，2002；以下简称《混凝土规范》）

的建议，对于两侧都有楼板的梁，取为 l0/3 和 b+12t 中的较小值；对于只在一侧

有楼板的梁，取为 l0/6，其中 l0 为梁跨，b 为梁宽，t 为楼板厚度。 

通过上述分析同样可以得到底层柱脚的设计内力。配筋计算表明，仅需对

柱脚进行构造配筋，即满足规范要求的最小纵筋配筋率即可满足其抗弯承载力

需求。因此，为底层柱脚截面均匀配置 10 根直径 22mm 的 HRB400 级钢筋，全

部纵筋配筋率为 0.8%。至此完成了预期损伤部位的抗弯承载力需求分析，并对

其进行了初步的配筋设计。这一设计结果还需要经过大震变形验算的检验。 

7.2.3  罕遇地震下预期损伤部位的变形能力设计 

《抗规》规定了罕遇地震下结构层间位移角的限值。在进行预期损伤部位

的变形能力设计之前，应首先对此进行验算。 

预期损伤部位采用承载力下限值（式(7.3)），通过等代结构法计算结构在罕

遇地震作用下纵向、横向以及斜向地震响应，得到的结构在两个主轴方向的最

大层间位移角如图 7.7 所示。可见，如果采用上一节得到的预期损伤部位的配筋

结果，则纵向框架的最大层间位移角不能满足《抗规》的要求。同时，底层柱

脚的最大曲率延性高达 8.08（表 7.2 中调整前的数据），下部楼层梁端的最大曲

率延性系数接近 8.0（图 7.7 中调整前的数据），这可能使构件的配箍设计困难。

因此，有必要对上一节给出的预期损伤部位的配筋设计进行调整。 

 

图 7.7  框架的最大层间位移角 
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表 7.2  罕遇地震作用下底层柱脚的曲率延性系数 

 输入方向 中柱 边柱 角柱 

X 向输入 7.63 7.91 8.08 

Y 向输入 4.99 5.45 6.94 柱脚配筋调整前 

斜向输入 4.67 4.99 5.71 

X 向输入 1.97 2.13 2.18 

Y 向输入 1.76 2.06 2.54 柱脚配筋调整后 

斜向输入 1.57 1.79 2.15 

 

 
(a)  纵向框架梁 (b)  横向框架梁 

图 7.8  罕遇地震作用下梁端的曲率延性系数 

为了减小结构底部楼层的层间位移，推迟底层柱脚塑性铰的出现，调整时

保持梁截面配筋不变，增加底层柱脚的配筋，直到能够满足大震下结构层间位

移角限值的要求为止。如此得到的调整后底层柱脚的配筋如表 7.3，柱脚的全部

纵筋配筋率由之前仅满足构造要求的 0.8%提高到了 3.0%。 
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表 7.3  底层柱脚的纵筋配筋结果 

 角部纵筋 a 短边腹筋 a 长边腹筋 a 全部配筋率 最小单边配筋率 

调整前 4D22 1D22 2D22 0.8% 0.3% 

调整后 4D28 6D25 5D28 3.0% 0.9% 

a: 符号 D 表示 HRB400 级钢筋 

调整底层柱脚配筋后结构的最大层间位移角、底层柱脚以及梁端的曲率延

性系数如图 7.7、图 7.8 和表 7.3 中调整后的数据所示。纵向框架的最大层间位

移角为 1/52，满足规范要求。 

在结构层间位移满足《抗规》要求的情况下，对预期损伤部位（梁端和底

层柱脚）进行变形能力设计。上述等代结构法的计算得到了预期损伤部位的曲

率延性系数，可以此为依据对其进行配箍设计。目前《抗规》尚没有给出相应

的设计方法。此处采用钱稼茹 等（2007a，2007b）建议的钢筋混凝土梁、柱构

件的变形能力设计方法，根据上述预期损伤部位的曲率延性系数计算结果，确

定所需的配箍特征值（式(7.6)~(7.8)）。 

 对于梁，
( )u,dem u

sv,dem

120.7 0.18
0.035

4.3
2
L
h

θ ξ
λ

+
= −

+
 (7.6)

 对于柱，
( )u,dem

sv,dem

21.4 0.17
0.04

1 0.05
2
H
h

θ λ
λ

+
= −

+
 (7.7)

 ( )u,dem dem p
1 1
3 2y y

L lθ φ µ φ= + −  (7.8)

其中，λsv,dem为所需的配箍特征值；θu,dem为构件的位移角需求；ξu 为相对受压区

高度；L 为梁的跨度；H 为柱的高度；λ为轴压比；h 为梁、柱截面的高度；φy

为梁、柱截面的屈服曲率；µdem为通过上文分析得到的曲率延性需求；lp 为塑性

铰区的长度；对于梁，lp=0.05L/2+0.25h0，h0 为截面有效高度（清华大学抗震抗

震工程研究室，1981）；对于柱，lp=0.08H/2+0.022dbfy，db 为受拉纵筋的直径，

fy为纵筋屈服强度（Paulay et al, 1992）142。 
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按上述方法计算得到的梁端、底层柱脚的配箍结果列于表 7.4 和表 7.5。 

表 7.4  框架梁梁端的变形能力需求和配箍设计 

截面编号 
截面尺寸

(mm) 
µdem 

L 

(mm)

h0 

(mm)
λsv,dem 实配 λsv 

GX-1 350X700 5.44 7500 660 0.093 φ8-80(4) 0.099 

GX-2 300X700 3.39 7500 660 0.055 φ8-100(3) 0.074 

GY-1（边跨） 350X750 3.80 7500 710 0.061 φ8-100(3) 0.062 

GY-2（边跨） 300X750 1.81 7500 710 0.030 φ8-100(3) 0.073 

GY-1（中跨） 350X750 5.27 3000 710 0.131 φ8-50(4) 0.156 

GY-2（中跨） 300X750 3.21 3000 710 0.077 φ8-100(4) 0.929 

表 7.5  底层柱脚的变形能力需求和配箍设计 

 µdem 轴压比 
h0 

(mm)

l 

(mm)
λsv,dem 实配 λsv 

x 方向 2.18 0.36 540 3903 0.085 φ10-80(4) 0.111 

y 方向 2.54 0.58 740 3637 0.068 φ10-80(4) 0.111 

在结构满足罕遇地震层间位移要求和预期损伤部位的变形能力设计之后，

下面进一步分析罕遇地震下非预期损伤部位的抗震能力需求并对其进行承载力

设计。 

7.2.4  罕遇地震下非预期损伤部位的承载力设计 

这一步仍采用等代结构法计算结构在不同方向输入的罕遇地震作用下的非

线性响应状态。与上一步的不同之处在于，在计算中预期损伤部位采用承载力

上限值（式(7.4)）。 

通过等代结构法计算出结构在纵向、横向以及斜向罕遇地震作用下的非预

期损伤部位（框架柱）的设计内力。图 7.9 给出了角柱 A1、边柱 A3 和中柱 B3

在斜向地震作用下的设计内力。采用式(7.5)所示的标准荷载组合和材料强度标准
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值进行柱截面设计得到的框架柱配筋结果列于表 7.6。 

 

图 7.9  斜向地震作用下的中柱 B3 的设计内力 

表 7.6  框架柱除底层柱脚外的纵筋配筋结果 

 角部纵筋 a 短边腹筋 a 长边腹筋 a 全部配筋率 最小单边配筋率

C-1a（首层） 4D28 6D25 5D28 3.0% 0.9% 

C-1b（2~4 层） 4D28 3D28 6D25 2.5% 0.6% 

C-2（5~8 层） 4D28 4D28 2D25 2.6% 0.6% 

a: 符号 D 表示 HRB400 级钢筋 

在理想情况下，当通过有效措施保证框架柱在大震下不发生损伤时，可以

不要求框架柱具有塑性变形能力。但地震作用具有很大的离散性，同时框架柱

作为结构体系中重要的竖向承重构件，其脆性破坏将造成严重的后果，因此框

架柱仍应满足基本的配箍构造要求。 

7.2.5  抗震性能验算 

在上述设计流程中，等代结构法在给出不同类型构件抗震能力需求的同时，

也给出了结构在大震下的地震峰值响应。对于一般建筑结构，不必再进行额外
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的抗震性能验算。但对于比较复杂或者非常重要的工程结构，在完成上述设计

流程后，尚应采用动力弹塑性分析方法验算结构的抗震性能。 

为了检验上述设计结果的合理性，下面采用动力弹塑性分析比较上述设计

的框架结构（新框架）与本文 6.6 节作为算例的框架结构（原框架）的地震响应。

所用的地震动记录与 6.6 节相同，为 EQ-10 选择集。 

原框架与新框架的梁、柱构件截面尺寸均相同，但与原框架相比，新框架

的总纵筋用量增加了 19.4%，其中框架柱的纵筋量增加了 33.6%，框架梁增加了

7.5%。 

图7.10比较了原框架与新框架在EQ-10地震动作用下的地震响应的平均值。

新框架的最大位移与层间位移响应与原框架相差不多。新框架中柱子的平均延

性系数有所减小，其离散性也更小（图 7.10c）；同时新框架梁端的延性系数有

所增大（图 7.10d）。这一结果说明，本文以上建议的基于损伤机制控制的抗震

设计方法对框架柱提出了更高的要求，从而有助于减小框架柱在强震下进入塑

性的程度，更有利于梁铰机制的实现。尽管如此，通过考察两个框架结构变形

模式的离散性和层间位移的集中程度可以发现，与原框架相比，新框架的抗震

性能并没有本质的改善。 
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图 7.10  原框架与新框架的峰值地震响应的比较 

图 7.11 和图 7.12 分别比较了原框架与新框架的归一化层间位移角（上文式

(4.6)）的离散系数和不同地震动作用下的层间位移集中系数 DCF（上文式(3.1)）。

可见与原框架相比，新框架无论在减小结构变形模式的离散性，还是在减小结

构变形集中程度的方面均没有显著的改善。 

0
1
2
3
4
5
6
7
8
9

0 0.2 0.4 0.6
归一化层间位移角的离散系数

楼
层

原框架

新框架

完全弹性柱

 

1

1.5

2

2.5

3

3.5

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

地震波编号

D
C

F

原框架

新框架

完全弹性柱

图 7.11  框架结构变形模式的离散性 图 7.12  框架结构的层间位移集中系数 

如果在新框架的基础上进一步假设框架柱除底层柱脚外均终始保持弹性
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的变形模式离散性和变形集中程度才得到了比较明显的降低，如图 7.11 和图

7.12。这一结果说明，虽然基于等代结构法的抗震设计流程有助于减轻框架结构

中非预期损伤部位发生损伤的可能性，但在保证基本构造配筋的前提下，仅仅

通过改变框架结构的配筋设计，难以从根本上改善其抗震性能。这是框架结构

体系本身的缺陷。正是由于这种体系层次的缺陷，在实际震害中往往难以观察

到按预期的强柱弱梁机制破坏的框架结构。因此，有必要在体系层次上对框架

结构进行改进，以确保预期损伤机制的实现。下文将采用上述建议的抗震设计

方法，对与上述框架结构具有类似结构布置的 8 层摇摆墙-框架结构进行抗震设

计并验证其合理性。 

7.3  摇摆墙-框架结构的抗震设计 

摇摆墙-框架结构易于实现预期的损伤机制，这在上文第 4 章已有介绍。下

面结合 4.2 节建议的刚度设计方法和本章提出的基于损伤机制控制的抗震设计

方法，采用摇摆墙-框架结构对上一节中的算例重新进行抗震设计。 

7.3.1  刚度设计 

摇摆墙的刚度是有效控制结构变形模式和损伤机制的关键。在按照上文建

议的抗震设计方法对摇摆墙-框架结构进行抗震设计之前，应首先确定摇摆墙的

截面尺寸。 

本文 4.2 节已对一般摇摆墙-框架结构建立了摇摆墙刚度需求与结构层数的

关系，由此可以确定摇摆墙的需求刚度系数，如式(7.9)。 

 ( )dem cr0.148 0.368 1.596N Rα = − =  (7.9)

其中，结构层数 N=8；取刚度降低系数 Rcr=0.5。 

以此为目标，结合结构的平面布置，取摇摆体的横截面为 3600mm×300mm，

刚度系数α=1.688>αdem，满足要求。 

7.3.2  多遇地震线弹性设计 

确定了摇摆墙截面后，按照与上一节算例相同的方法确定不同部位的抗震

能力需求。表 7.7 给出了框架梁梁端的多遇地震作用效应与重力荷载效应的基本
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组合效应值。由于摇摆墙的加入，不同跨内的梁端内力发生了比较明显的变化。

与摇摆墙相临的跨度（以下称为“内跨”）梁端弯矩有所增大，而其他跨度（以

下称为“外跨”）的梁端弯矩有所减小。因此在进行梁端的承载力设计时，对

内跨梁端（1~4 层记为“GX-1-N”，5~8 层记为“GX-2-N”）和外跨梁端（1~4

层记为“GX-1-W”，5~8 层记为“GX-2-W”）分别设计，其纵筋配筋结果和梁

端实际抗弯承载力列于表 7.7。底层柱铰仍仅按构造配筋即可，与上例相同。 

表 7.7  框架梁梁端的设计弯矩和配筋结果 

截面编号 
截面尺寸

(mm) 

S 

(kNm)

实配 a 

（对称配筋）

ρ 

(%) 

Md,pos 

(kNm) 

Md,neg 

(kNm) 

GX-1-N 350X700 822 6D25 1.27 664 775 

GX-2-N 300X700 566 4D25 0.99 459 550 

GX-1-W 350X700 540 5D22 0.82 446 537 

GX-2-W 300X700 433 4D22 0.77 358 451 

a: 符号 D 表示 HRB400 级钢筋 

7.3.3  罕遇地震下预期损伤部位的变形能力设计 

对预期损伤部位采用承载力的下限值（式(7.3)），非预期损伤部位按弹性

计算，采用等代结构法得到摇摆墙-框架结构在大震下的位移与变形响应，以验

证其是否满足规范中的大震弹塑性变形限值。增加摇摆墙之后，结构的变形模

式变得均匀，各层最大层间位移角如图 7.13 所示，满足要求。 
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图 7.13  大震下最大层间位移角 图 7.14  大震下梁端曲率延性系数 

根据预期损伤部位的变形能力需求对其进行配箍设计。图 7.14 给出了罕遇

地震下梁端的曲率延性系数。按照与上文 7.2.3 节相同的方法进行梁端配箍设计，

配箍结果列于表 7.8。 

表 7.8  摇摆墙-框架梁端变形能力需求和配箍设计 

截面编号 
截面尺寸

(mm) 
µdem 

L 

(mm)

h0 

(mm)
λsv,dem 实配 λsv 

GX-1-N 350X700 3.42 5700 660 0.066 φ8-100(3) 0.074 

GX-2-N 300X700 2.97 5700 660 0.053 φ8-100(3) 0.063 

GX-1-W 350X700 2.41 7500 660 0.038 φ8-100(3) 0.074 

GX-2-W 300X700 2.14 7500 660 0.033 φ8-100(3) 0.063 

7.3.4  罕遇地震下非预期损伤部位的承载力设计 

对预期损伤部位采用承载力上限值（式(7.4)），非预期损伤部位仍按弹性

计算，采用等代结构法得到摇摆墙-框架结构中非预期损伤部位在罕遇地震下的

承载力需求。框架柱的设计内力如图 7.15，纵筋配筋结果列于表 7.9。 
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图 7.15  框架柱的设计内力 

表 7.9  底层柱脚以外的框架柱的配筋结果 

 角部纵筋 a 短边腹筋 a 长边腹筋 a 全部配筋率 最小单边配筋率

C-1a（1~2 层） 4D28 4D28 7D25 3.0% 0.8% 

C-1b（3~4 层） 4D28 2D20 4D25 1.6% 0.4% 

C-2（5~8 层） 4D28 2D25 2D25 1.8% 0.6% 

a: 符号 D 表示 HRB400 级钢筋 

摇摆墙是整体结构体系中的关键构件，在承受较大弯矩作用的同时还承受

着较大的剪力作用，因此与一般框架柱相比，弯-剪耦合作用在摇摆墙的承载力

设计中更为重要。为了比较准确的估计摇摆墙在压-弯-剪共同作用下的承载力，

这里采用基于修正压力场理论的混凝土构件分析程序 Response 2000（Bentz, 

2000）辅助摇摆墙的承载力设计。图 7.16 给出了等代结构法得到的摇摆墙的最

大内力。摇摆墙承受的最大弯矩出现在结构的第 3 层，同时伴随着较大的剪力。

最大剪力出现在结构的首层，但此处弯矩作用较小。这两个部位的设计内力控

制了摇摆墙的承载力设计，其对应的设计弯矩、剪力和轴力列于表 7.10。 
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图 7.16  摇摆墙的设计内力与承载力 

表 7.10    摇摆墙控制截面处的设计内力 

 弯矩(kNm) 剪力(kN) 轴力(kN) 

3 层（最大弯矩处） 11143 1760 4200 

1 层（最大剪力处） 5464 2784 5710 

设计得到如图 7.17 所示的摇摆墙截面配筋。该截面在压-弯-剪组合作用下

的承载力如图 7.16。 

 
图 7.17  摇摆墙的配筋结果 

7.3.5  抗震性能评估 

采用动力弹塑性分析对上述设计的摇摆墙-框架结构（以下记为“RWF”）

的抗震性能进行评估，并与第 6 章的原框架进行比较。分析采用 EQ-10 的 x 分

量地震动记录，对 RWF 和原框架均仅在结构纵向输入地震动。加入摇摆墙后，
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结构的一阶自振周期从原来的 1.17s 降低为 0.83s，对应的 EQ-10 的平均速度谱

值有所增大，如图 7.18。 

 
图 7.18  摇摆墙-框架与原框架的 1 阶模态对应的 EQ-10 平均速度谱值 

与原框架相比，RWF 在 EQ-10 地震动输入下的楼层变形响应显著减小，而

且各个楼层的最大层间位移角分布均匀（图 7.19），不同地震动输入下层间位

移系数 DCF 显著减小（图 7.20）。 

图 7.19  摇摆墙-框架的最大层间位移角及与原框架的比较 

同时，RWF 在不同地震动作用下变形模式的离散性也显著减小，各楼层归

一化层间位移角离散系数的平均值从原框架的 0.30 降低到 RWF 的 0.12（图

7.21）。 
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在损伤机制方面，RWF 与原框架相比有以下特点： 

(1) 框架柱出现塑性铰的可能性显著减小。以边柱为例，在所有 10 条地震

动记录作用下，边柱在除底层柱脚和顶层柱顶以外的各个截面均未屈服。与之

相比，原框架的边柱除底层柱脚外的平均延性系数虽然均小于 1.0，但其延性系

数的均值加 1 倍标准差则在 2 层和上部楼层超过 1.0，这说明框架柱在某些地震

动作用下可能屈服，甚至发生较大的塑性变形（图 7.22）。同时，具有很大刚

度的摇摆墙吸引了较多的地震作用。摇摆墙在中间楼层的变形较大，但在大多

数地震动作用下未出现屈服，实现了预期的性能目标（图 7.23）。 

(a)  边柱 (b)  摇摆墙 

图 7.22  RWF 的边柱与摇摆墙的曲率延性系数 
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(a)  边柱 (b)  RWF 的摇摆墙与原框架的中柱 

图 7.23  RWF 中摇摆墙的曲率延性系数及与原框架的中柱的比较 

(2) 梁端的塑性变形程度沿楼层分布趋于均匀，且与摇摆墙相临的跨度（内

跨）的梁端塑性变形程度较大。如图 7.24 和图 7.25 所示，除底层和顶层外，外

跨各层梁端曲率延性的平均值为 1.5，内跨为 3.3，且与原框架相比分布更加均

匀。 

 
(a)  外跨梁端 (b)  内跨梁端 

图 7.24  RWF 梁端的曲率延性系数 
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(a)  外跨梁端 (b)  内跨梁端 

图 7.25  RWF 梁端曲率延性分布与原框架 的比较 

以上结果表明，摇摆墙有效地控制了框架结构的变形模式，使损伤分布沿

楼层趋于均匀，并显著降低了结构整体的地震响应。 

7.4  本章小结 

本章的主要工作如下： 

(1) 以等代结构法基础，提出了基于损伤机制控制的抗震设计方法。该方法

在多遇地震阶段与现行规范方法基本相同，但在罕遇地震阶段则定量地确定预

期损伤部位的变形能力需求和非预期损伤部位的承载力需求，以保证预期损伤

机制的实现。 

(2) 采用上述方法重新对第 6 章中的算例框架结构（原框架）进行了抗震设

计，并采用动力弹塑性分析对设计结果进行了检验。与原框架地震响应的比较

表明，建议的设计方法有助于预期损伤机制的实现。然而分析结果同时表明，

由于框架结构体系本身的问题，在保证基本构造配筋的前提下，单纯改变框架

结构的配筋设计难以从根本上改善其抗震性能。 

(3) 在框架结构中引入摇摆墙能有效控制结构的变形模式和损伤机制。本章

采用建议的以等代结构法为基础的抗震设计方法，对摇摆墙-框架结构进行了抗

震设计，并采用动力弹塑性分析，比较了摇摆墙-框架结构和原框架的变形模式

和损伤机制。分析结果表明，按建议方法设计的摇摆墙-框架结构能够实现预期

的损伤机制，且具有变形模式离散性小，损伤沿楼层分布均匀的特点。 
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第8章  结论与展望 

8.1  主要结论 

损伤机制控制是建筑结构抗震设计的重要内容。体系设计、需求分析和构

件设计是损伤机制控制的三个主要方面。建筑结构抗震性能的不断提高依赖于

这三方面的工程实践和科学研究的进步。本文结合新型的摇摆墙-框架结构体系，

在建筑结构的损伤机制控制方面开展了如下工作： 

(1) 基于通用有限元程序 ABAQUS 用于纤维截面杆系单元的钢与混凝土单

轴滞回本构模型，通过与试验数据的对比，验证了该模型在模拟钢筋混凝土杆

系结构非线性地震响应方面的合理性。 

(2) 比较了动力弹塑性分析中常用的基于台站与地震信息、基于设计反应谱

和基于最不利地震动的三种地震动记录选取方法，通过算例分析指出了结构在

非线性响应阶段的等价周期对不同选取方法效果的影响以及合理选择地震动强

度指标对减小地震响应离散性的作用。在此基础上，根据本文研究的需要，采

用基于台站与地震信息的地震动记录选取方法建立了不同规模的地震动记录选

择集。 

(3) 研究了具有不同损伤形式的双重单自由度体系的地震响应，阐释了具有

充分耗能能力的延性损伤对于减小结构地震响应的意义。梳理了目前常见的抗

震结构体系的损伤机制以及近年来逐渐发展成熟的具有明确损伤机制的新型抗

震结构体系，在此基础上总结了损伤机制控制的两个基本原则，即：有效控制

结构的变形模式，在结构体系中合理确定预期损伤部位。 

(4) 通过研究摇摆墙-框架结构的变形模式与摇摆墙刚度之间的关系，提出

了确定摇摆墙刚度需求的实用方法；采用静力弹塑性分析比较了纯框架结构、

摇摆墙-框架结构和框架-剪力墙结构的受力特征，并通过对典型工程的计算分析

指出，摇摆墙-框架结构在不同地震动作用下变形模式能够得到有效控制，结构

损伤沿楼层分布比较均匀，具有优越的抗震性能。在此基础上，提出了符合我

国工程抗震设防要求、适宜在我国推广应用的摇摆墙-框架结构体系。 
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(5) 从定性和定量两个方面，讨论了结构主要参数对单自由度等价线性化模

型的影响，重点讨论了结构自振周期和不同滞回模型的影响。基于对大量动力

弹塑性分析结果的统计回归分析，提出了新的单自由度等价线性化模型。该模

型以最大变形对应的割线刚度作为等价刚度，在等价阻尼比的计算中考虑了结

构自振周期和不同滞回模型的影响，适于在等代结构法中应用。计算分析表明，

与现有典型的单自由度等价线性化模型相比，本文模型的平均相对误差较小，

离散性与现有模型相当。 

(6) 系统研究了计算结构非线性地震峰值响应的等代结构法。完善了等代结

构法的基本流程和关键步骤，并通过算例对其中各个步骤的误差进行了分析。

结果表明，等代结构法的误差主要来源于单自由度等价线性化模型本身的误差

和结构体系不明确的损伤机制所引入的误差。采用等代结构法计算分析了典型

建筑结构模型的非线性地震峰值响应，并与动力弹塑性分析、静力弹塑性分析

和线弹性反应谱分析的结果进行比较。结果表明，等代结构法能够比较准确的

计算结构的非线性地震峰值响应，具有适用性广，计算效率高等特点，适宜在

实际工程抗震设计中推广应用。 

(7) 以等代结构法为基础，提出了基于损伤机制控制的抗震设计方法。与现

行规范方法相比，该方法定量地分析结构中具有不同抗震性能目标的构件在非

线性地震响应阶段的抗震能力需求，以保证预期损伤机制的实现。采用该方法

分别对 8 层的钢筋混凝土框架结构和摇摆墙-框架结构进行了抗震设计，并采用

动力弹塑性分析评估了各自的地震响应，检验了设计的合理性。结果表明，建

议的设计方法有助于在结构中实现预期的损伤模式，但框架结构体系本身的缺

陷是阻碍其抗震性能进一步提高的关键。与之相比，摇摆墙-框架结构具有变形

模式离散性小，损伤沿楼层分布均匀的特点，采用本文建议的抗震设计方法能

够保证预期强震下预期损伤机制的实现。 

8.2  研究展望 

为结构赋予明确且易于控制的预期损伤机制和在抗震设计中直接计算结构

的非线性地震响应是工程抗震在体系设计和需求分析两个方面的发展趋势。本

文的研究工作正是在这样的思路指导下完成的。考虑到工程抗震的复杂性，本
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文建议应在以下几个方面进一步开展更加深入的研究。 

(1) 虽然计算分析表明摇摆墙-框架结构具有优越的抗震性能，但其尚未经

受实际地震的考验。为此，有必要通过试验研究进一步检验其抗震性能。此外，

摇摆墙-框架结构体系中的关键部位，如摇摆墙底部铰支座的设计也值得开展相

应的试验研究。 

(2) 本文归纳了合理的预期损伤部位的两个主要特征，即“损伤前对结构整

体的抗侧刚度有较大贡献”和“损伤后对结构的竖向承载力影响不大”。为了

使这些原则性的经验总结能够更加有效地指导工程设计实践，应在建立结构损

伤机制合理性的评价标准与方法等方面开展进一步的工作。 

(3) 在等代结构法中，仅以最大塑性变形作为衡量损伤程度的指标，而没有

考虑累积损伤对结构抗震性能的影响。在未来的研究中，可以尝试在等价线性

化模型中引入构件的承载力退化，以使等代结构法更加完善。 

(4) 等代结构法是一种适于在工程设计实践中应用的计算结构非线性地震

峰值响应的方法。今后应在等代结构法在钢筋混凝土剪力墙结构、消能减震结

构等其他结构形式中的应用以及设计反应谱的阻尼比修正系数的合理性等方面

进一步解决其工程实用化问题。 

(5) 本文建议的抗震设计方法可以定量地给出大震下预期损伤部位的变形

能力需求。但在根据变形能力需求对构件进行变形能力设计时主要是借鉴文献

中已有的方法。今后在这方面尚需进行深入的研究。 
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附录A  按不同方法建立的地震动记录选择集 

本附录给出本文 2.4 节中按不同方法建立的地震动记录选择集中地震动记

录的详细信息。所有地震动记录，除汶川地震外，均来自于美国太平洋地震工

程研究中心（PEER）的强震数据库（PEER, 2005）。通过本附录给出的地震名

称和文件名称可以唯一的确定每一个强震记录。 

表 A.1  基于台站与地震信息的选择集-科研集 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td ID 
震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的文

件名称 (g) (cm/s) (s) 

1 6.50 1976 Friuli, Italy-01 424.8 14.97 A-TMZ270 0.31 30.8 4.9 

2 6.53 1979 Imperial Val.-06 274.5 22.03 H-DLT352 0.35 33.09 50.3 

3 6.54 1987 Supert. Hills-02 207.5 23.85 B-IVW360 0.21 34.51 28.7 

4 6.93 1989 Loma Prieta 370.8 27.67 HSP000 0.37 62.30 16.4 

5 7.28 1992 Landers 353.6 23.62 YER270 0.24 51.40 17.6 

6 6.69 1994 Northridge-01 450.3 20.10 ORR090 0.57 52.54 9.1 

7 6.90 1995 日本阪神 256.0 19.14 SHI000 0.24 37.84 10.3 

8 7.14 1999 Duzce, Turkey 326.0 12.02 BOL090 0.82 62.07 9.4 

9 7.62 1999 台湾集集 446.6 45.15 TCU095-E 0.38 62.02 13.2 

10 8.00 2008 汶川地震 300.0a 18.76 UA0097 0.48 35.87 72.0 

a: 数值为估计值，代表 II 类场地。 
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表 A.2  基于设计反应谱的选择集-设计集 (T1=1.40s) 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td ID 
震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的文

件名称 (g) (cm/s) (s) 

1 6.53 1979 Imperial Val.-06 205.8 23.17 H-CAL315 0.08 13.30 23.3 

2 6.53 1979 Imperial Val.-06 162.9 10.79 H-E03140 0.27 46.79 11.9 

3 6.53 1979 Imperial Val.-06 348.7 12.69 H-PTS315 0.20 16.05 16.9 

4 6.54 1987 Superst. Hills-02 208.7 17.03 B-BRA225 0.16 13.90 13.5 

5 6.54 1987 Superst. Hills-02 193.7 13.03 B-WSM090 0.17 23.46 19.6 

6 6.93 1989 Loma Prieta 597.1 19.97 CYC285 0.48 39.66 12.2 

7 7.28 1992 Landers 345.4 62.98 FTI090 0.12 16.37 13.5 

8 7.62 1999 台湾集集 272.6 37.48 CHY088-E 0.14 20.95 33.9 

9 7.51 1999 Kocaeli, Turkey 274.5 51.98 ZYT090 0.11 15.23 38.9 

10 7.90 2002 Denali, Alaska 376.1 126.40 PS11066 0.07 9.67 76.6 

表 A.3  基于设计反应谱的选择集-设计集 (T1=0.41s) 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td ID 
震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的

文件名称 (g) (cm/s) (s) 

1 6.53 1979 Imperial Val.-06 162.9 10.79 H-E03140 0.27 46.79 11.9 

2 6.53 1979 Imperial Val.-06 206.1 3.86 H-E08140 0.60 54.20 6.8 

3 6.53 1979 Imperial Val.-06 196.9 17.94 H-E12140 0.14 17.58 19.1 

4 6.06 1986 N. Palm Springs 345.4 3.67 MVH045 0.22 31.35 5.1 

5 7.28 1992 Landers 345.4 21.78 DSP090 0.15 20.93 32.0 

6 7.13 1999 Hector Mine 271.4 41.82 21081090 0.18 27.67 27.5 

7 7.13 1999 Hector Mine 379.3 31.06 22170090 0.15 17.67 13.1 

8 7.62 1999 台湾集集 442.2 24.11 CHY046-E 0.14 20.55 33.0 

9 7.62 1999 台湾集集 475.5 9.35 TCU122-N 0.26 34.03 30.3 
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续表 A.3  基于设计反应谱的选择集-设计集 (T1=0.41s) 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td 
I
D 震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的

文件名称 (g) (cm/s) (s) 

10 8.00 2008 四川汶川 100.0a 41.91 UA0034 0.14 17.52 89.5 

a: 数值为估计值，代表 III 类场地。 

表 A.4  基于最不利地震动的选择集-最不利集 (T1=1.40s) 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td ID 
震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的文

件名称 (g) (cm/s) (s) 

1 6.54 1987 Superst. Hills-02 348.7 0.95 B-PTS225 0.45 111.89 10.3 

2 6.69 1994 Northridge-01 336.2 17.28 STM090 0.88 41.69 8.8 

3 6.90 1995 日本阪神 312.0 0.94 KJM000 0.82 81.55 8.4 

4 7.62 1999 台湾集集 553.4 0.11 CHY080-E 0.97 107.50 21.8 

5 7.62 1999 台湾集集 305.9 0.59 TCU065-N 0.60 78.74 28.5

6 7.62 1999 台湾集集 433.6 0.64 TCU067-E 0.50 79.52 21.7 

7 7.62 1999 台湾集集 549.4 0.00 TCU074-E 0.60 73.33 11.7 

8 8.00 2008 四川汶川 300.0a 42.78 UA0030 0.15 17.71 91.1

9 8.00 2008 四川汶川 100.0b 42.73 UA0193 0.25 16.08 94.4 

10 8.00 2008 四川汶川 100.0b 13.74 UA0285 0.58 60.98 78.5

a: 数值为估计值，代表 II 类场地 

b: 数值为估计值，代表 III 类场地 
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表 A.5  基于最不利地震动的选择集-最不利集(T1=0.41s) 

地震事件 台站条件 强震记录 

Vs_30 断层距 PGA PGV Td ID 
震级 时间 名称 

(m/s) (km) 

原库中的

文件名称 (g) (cm/s) (s) 

1 6.53 1979 Imperial Val.-06 223.0 0.47 H-BCR230 0.77 45.89 9.8 

2 7.01 1992 Cape Mendocino 311.8 7.88 RIO360 0.55 42.04 10.9 

3 6.69 1994 Northridge-01 257.2 0.37 TAR090 1.78 116.49 10.5 

4 6.90 1995 日本阪神 312.0 0.94 KJM000 0.82 81.55 8.4 

5 7.62 1999 台湾集集 664.4 1.84 TCU129-E 1.01 59.96 27.3 

6 8.00 2008 四川汶川 100.0b 11.28 UA0001 0.24 27.52 78.0 

7 8.00 2008 四川汶川 300.0a 28.68 UA0148 0.33 21.55 78.6 

8 8.00 2008 四川汶川 100.0b 42.73 UA0194 0.22 28.78 94.3 

9 8.00 2008 四川汶川 100.0b 13.74 UA0285 0.58 60.98 78.5 

10 8.00 2008 四川汶川 300.0a 9.59 UA0316 1.02 47.87 50.8 

a: 数值为估计值，代表 II 类场地 

b: 数值为估计值，代表 III 类场地 

以上附表中，Vs_30 为 30 米土层平均剪切波速，PGA 和 PGV 分别为地震

记录的峰值加速度和峰值速度，Td 为地震记录的有效能量持时。 

附录B  本文采用的地震动记录选择集 

本附录给出本文 2.5 节中介绍的三个不同大小的地震动记录选择集中地震

动记录的详细信息。所有地震动记录，除汶川地震外，均来自于美国太平洋地

震工程研究中心（PEER）的强震数据库（PEER, 2005）。通过本附录给出的地

震名称和文件名称可以唯一的确定每一个强震记录。 
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表 B.1  EQ-10 中地震记录的地震与台站信息 

地震事件 台站条件 

Vs_30 断层距 ID 
震级 时间 名称 台站名称 

(m/s) (km) 

1 6.50 1976 Friuli, Italy-01 Tolmezzo 424.8 14.97

2 6.53 1979 Imperial Val.-06 Delta 274.5 22.03

3 6.54 1987 Superst. Hills-02 Wildlife Liquef.  207.5 23.85

4 6.93 1989 Loma Prieta Hollister 370.8 27.67

5 7.28 1992 Landers Yermo Fire  353.6 23.62

6 6.69 1994 Northridge-01 Castaic 450.3 20.10

7 6.90 1995 日本阪神 Shin-Osaka 256.0 19.14

8 7.14 1999 Duzce, Turkey Bolu 326.0 12.02

9 7.62 1999 台湾集集 TCU095 446.6 45.15

10 8.00 2008 四川汶川 江油地震台 300.0 a 18.76

a: 数值为估计值，代表 II 类场地 

表 B.2  EQ-10 中地震记录的三个分量的特征 

ID 地震名称 方向 文件名称 
PGA

(g) 

PGV 

(cm/s)

PGD 

(cm) 

Td 

(s) 

1 Friuli, Italy-01 x A-TMZ270 0.31 30.78 5.08 4.9 

  y A-TMZ000 0.35 22.02 4.12 4.2 

  z A-TMZ-UP 0.27 10.67 2.51 4.7 

2 Imperial Val.-06 x H-DLT352 0.35 32.99 18.88 50.3 

  y H-DLT262 0.24 25.97 11.97 51.1 

  z H-DLTDWN 0.14 14.78 8.51 63.9 

3 Superst. Hills-02 x B-IVW360 0.21 34.51 21.00 28.7 

  y B-IVW090 0.18 29.90 20.14 34.0 

  z B-IVW-UP 0.41 5.96 3.86 15.5 
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续表 B.2  EQ-10 中地震记录的三个分量的特征 

ID 地震名称 方向 文件名称 
PGA

(g) 

PGV 

(cm/s)

PGD 

(cm) 

Td 

(s) 

4 Loma Prieta x HSP000 0.37 62.30 30.30 16.4 

  y HSP090 0.18 29.08 18.12 28.8 

  z HSP-UP 0.20 15.12 7.05 24.8 

5 Landers x YER270 0.24 51.40 43.77 17.6 

  y YER360 0.15 29.69 24.48 18.9 

  z YER-UP 0.14 12.85 5.55 24.0 

6 Northridge-01 x ORR090 0.57 52.54 8.82 9.1 

  y ORR360 0.51 52.01 15.59 8.5 

  z ORR-UP 0.22 12.33 5.65 11.2 

7 日本阪神 x SHI000 0.24 37.84 8.54 10.3 

  y SHI090 0.21 27.87 7.63 11.8 

  z SHI-UP 0.06 6.38 2.16 16.6 

8 Duzce, Turkey x BOL090 0.82 62.07 13.55 9.4 

  y BOL000 0.73 56.39 23.06 8.5 

  z BOL-UP 0.20 17.30 14.28 12.5 

9 台湾集集 x TCU095-E 0.38 62.02 51.73 13.2 

  y TCU095-N 0.71 49.10 24.44 10.2 

  z TCU095-V 0.25 21.77 21.94 16.7 

10 四川汶川 x UA0097 0.48 35.87 22.25 72.0 

  y UA0098 0.54 30.45 11.37 71.0 

  z UA0099 0.21 19.97 14.23 65.4 
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表 B.3  EQ-22 中地震记录的地震与台站信息 

地震事件 台站条件 
ID 

震级 时间 名称 台站名称 Vs_30(m/s) 断层距(km)

1 6.50 1976 Friuli, Italy-01 Tolmezzo 424.8 14.97

2 6.53 1979 Imperial Val.-06 Delta 274.5 22.03

3 6.53 1979 Imperial Val.-06 Parachute 348.7 12.69

4 6.54 1987 Superst. Hills-02 Wildlife Liquef. 207.5 23.85

5 6.93 1989 Loma Prieta Gilroy Array #3 349.9 12.23

6 6.93 1989 Loma Prieta Hollister Diff. 215.5 24.52

7 6.93 1989 Loma Prieta Hollister 370.8 27.67

8 7.28 1992 Landers Coolwater 271.4 19.74

9 7.28 1992 Landers Joshua Tree 379.3 11.03

10 7.28 1992 Landers Yermo Fire  353.6 23.62

11 6.69 1994 Northridge-01 Canyon Country 308.6 11.39

12 6.69 1994 Northridge-01 Castaic 450.3 20.10

13 6.69 1994 Northridge-01 Santa Monica 336.2 17.28

14 6.90 1995 日本阪神 Kakogawa 312.0 22.50

15 6.90 1995 日本阪神 Shin-Osaka 256.0 19.14

16 7.14 1999 Duzce, Turkey Bolu 326.0 12.02

17 7.62 1999 台湾集集 TCU029 473.9 28.05

18 7.62 1999 台湾集集 TCU070 401.3 19.02

19 7.62 1999 台湾集集 TCU095 446.6 45.15

20 8.00 2008 四川汶川 江油地震台 300.0 a 18.76

21 8.00 2008 四川汶川 江油重华 300.0 a 24.27

22 8.00 2008 四川汶川 茂县南新 300.0a 15.66
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表 B.4  EQ-22 中地震记录的 x 分量的特征 

ID 地震名称 文件名称 
PGA 

(g) 

PGV 

(cm/s) 

PGD 

(cm) 

Td 

(s) 

1 Friuli, Italy-01 A-TMZ270 0.31 30.78 5.08 4.9 

2 Imperial Val.-06 H-DLT352 0.35 32.99 18.88 50.3 

3 Imperial Val.-06 H-PTS315 0.20 16.05 9.95 16.9 

4 Superst. Hills-02 B-IVW360 0.21 34.51 21.00 28.7 

5 Loma Prieta G03090 0.37 44.63 19.29 11.4 

6 Loma Prieta HDA165 0.27 43.84 18.45 12.4 

7 Loma Prieta HSP000 0.37 62.30 30.30 16.4 

8 Landers CLW-TR 0.42 42.30 13.85 8.2 

9 Landers JOS090 0.28 43.36 13.13 26.1 

10 Landers YER270 0.24 51.40 43.77 17.6 

11 Northridge-01 LOS270 0.48 45.37 12.50 5.6 

12 Northridge-01 ORR090 0.57 52.54 8.82 9.1 

13 Northridge-01 STM090 0.88 41.69 14.65 8.8 

14 日本阪神 KAK090 0.34 27.64 9.60 12.9 

15 日本阪神 SHI000 0.24 37.84 8.54 10.3 

16 Duzce, Turkey BOL090 0.82 62.07 13.55 9.4 

17 台湾集集 TCU029-N 0.20 53.97 40.17 22.3 

18 台湾集集 TCU070-E 0.26 52.10 48.07 26.8 

19 台湾集集 TCU095-E 0.38 62.02 51.73 13.2 

20 四川汶川 UA0097 0.48 35.87 22.25 72.0 

21 四川汶川 UA0103 0.29 30.46 14.32 45.4 

22 四川汶川 UA0196 0.43 34.37 12.49 62.8 
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表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

1 1952 Kern County Taft Lincoln School TAF021 TAF111 

2 1971 San Fernando Whittier Nar Dam WND143 WND233 

3 1971 San Fernando Gormon OPP000 OPP270 

4 1971 San Fernando Santa Felita Dam FSD172 FSD262 

5 1976 Friuli, Italy-01 Codroipo A-COD000 A-COD270 

6 1976 Friuli, Italy-01 Tolmezzo A-TMZ000 A-TMZ270 

7 1978 Tabas, Iran Ferdows FER-L1 FER-T1 

8 1978 Tabas, Iran Boshrooyeh BOS-L1 BOS-T1 

9 1978 Tabas, Iran Bajestan BAJ-L1 BAJ-T1 

10 1979 St Elias, Alaska Icy Bay 059v2090 059v2180 

11 1979 St Elias, Alaska Yakutat 059v2009 059v2279 

12 1979 Imperial Val.-06 Delta H-DLT262 H-DLT352 

13 1979 Imperial Val.-06 Calipatria Fire Sta H-CAL225 H-CAL315 

14 1979 Imperial Val.-06 Niland Fire Sta H-NIL090 H-NIL360 

15 1979 Imperial Val.-06 El Centro Array #1 H-E01140 H-E01230 

16 1979 Imperial Val.-06 Parachute Test Site H-PTS225 H-PTS315 

17 1979 Imperial Val.-06 Superst Mtn Camera H-SUP045 H-SUP135 

18 1987 Superst. Hills-02 Wildlife Liquef. B-IVW090 B-IVW360 

19 1987 Superst. Hills-02 Brawley Airport B-BRA225 B-BRA315 

20 1989 Loma Prieta Dumbarton Bridge DUMB267 DUMB357 

21 1989 Loma Prieta Dublin DFS270 DFS360 

22 1989 Loma Prieta Bear Valley #10 BVR220 BVR310 

23 1989 Loma Prieta Bear Valley #12 BVW220 BVW310 

24 1989 Loma Prieta SF - 1295 Shafter SFS270 SFS360 

25 1989 Loma Prieta Bear Valley #14 BVU220 BVU310 

26 1989 Loma Prieta Bear Valley #5 BVC220 BVC310 



附录  

 203

续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

27 1989 Loma Prieta Sunol SUF090 SUF180 

28 1989 Loma Prieta Hollister Diff. HDA165 HDA255 

29 1989 Loma Prieta Oakland CH12000 CH10270 

30 1989 Loma Prieta Sunnyvale SVL270 SVL360 

31 1989 Loma Prieta Salinas SJW160 SJW250 

32 1989 Loma Prieta Fremont FMS090 FMS180 

33 1989 Loma Prieta Coyote Lake Dam CLD195 CLD285 

34 1989 Loma Prieta Olema OLEM000 OLEM090 

35 1989 Loma Prieta Gilroy Array #3 G03000 G03090 

36 1989 Loma Prieta Hollister HSP000 HSP090 

37 1989 Loma Prieta WAHO WAH000 WAH090 

38 1989 Loma Prieta APEEL 10 A10000 A10090 

39 1989 Loma Prieta APEEL 7 A07000 A07090 

40 1989 Loma Prieta Woodside WDS000 WDS090 

41 1989 Loma Prieta Anderson Dam ADL250 ADL340 

42 1992 Cape Mendocino Fortuna FOR000 FOR090 

43 1992 Cape Mendocino Eureka EUR000 EUR090 

44 1992 Landers Palm Springs Airport PSA000 PSA090 

45 1992 Landers LA - 116th St School 116000 116090 

46 1992 Landers Desert Hot Springs DSP000 DSP090 

47 1992 Landers Fort Irwin FTI000 FTI090 

48 1992 Landers Boron Fire Station BFS000 BFS090 

49 1992 Landers LA - Obregon Park OBR000 OBR090 

50 1992 Landers Yermo Fire Station YER270 YER360 

51 1992 Landers Barstow BRS000 BRS090 

52 1992 Landers Joshua Tree JOS000 JOS090 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

53 1992 Landers Amboy ABY000 ABY090 

54 1992 Landers San Bernardino HOS090 HOS180 

55 1992 Landers Baker Fire Station BAK050 BAK140 

56 1992 Landers Indio IND000 IND090 

57 1992 Landers Mission Creek Fault MCF000 MCF090 

58 1992 Landers Pomona PMN000 PMN090 

59 1992 Landers Tarzana - Cedar Hill TAR000 TAR090 

60 1992 Landers Coolwater CLW-LN CLW-TR 

61 1992 Landers Fountain Valley EUC022 EUC292 

62 1992 Landers Huntington Bch WAI200 WAI290 

63 1992 Landers LB - Orange Ave OR2010 OR2280 

64 1992 Landers Compton CAS000 CAS270 

65 1992 Landers Lakewood DEL000 DEL090 

66 1992 Landers Hemet Fire Station H05000 H05090 

67 1994 Northridge-01 Sunland GLE170 GLE260 

68 1994 Northridge-01 Pacific Palisade SUN190 SUN280 

69 1994 Northridge-01 LA - UCLA Grounds UCL090 UCL360 

70 1994 Northridge-01 Camarillo CMR180 CMR270 

71 1994 Northridge-01 Topanga - Fire Sta 5081-360 5081-270 

72 1994 Northridge-01 LA - Wadsworth VA 5082A-325 5082A-235 

73 1994 Northridge-01 LA - Wadsworth VA 5082-325 5082-235 

74 1994 Northridge-01 LA - Brentwood VA 0638-195 0638-285 

75 1994 Northridge-01 Neenach NEE090 NEE180 

76 1994 Northridge-01 Newport Bch NEW090 NEW180 

77 1994 Northridge-01 Lake Hughes #1 L01000 L01090 

78 1994 Northridge-01 Castaic ORR090 ORR360 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

79 1994 Northridge-01 Ventura VEN090 VEN360 

80 1994 Northridge-01 Canyon Country LOS000 LOS270 

81 1994 Northridge-01 LA - Saturn St STN020 STN110 

82 1994 Northridge-01 Playa Del Rey SAR000 SAR270 

83 1994 Northridge-01 Port Hueneme PTH090 PTH180 

84 1994 Northridge-01 LA - Century City N CCN090 CCN360 

85 1994 Northridge-01 Santa M City Hall STM090 STM360 

86 1994 Northridge-01 Lancaster LAN090 LAN360 

87 1994 Northridge-01 Rolling Hills Est RHE090 RHE360 

88 1994 Northridge-01 Elizabeth Lake ELI090 ELI180 

89 1994 Northridge-01 San Jacinto CDF000 CDF090 

90 1994 Northridge-01 LA - Baldwin Hills BLD090 BLD360 

91 1994 Northridge-01 LA - 116th St School 116090 116360 

92 1994 Northridge-01 Inglewood ING000 ING090 

93 1994 Northridge-01 Seal Beach SEA000 SEA090 

94 1994 Northridge-01 Moorpark MRP090 MRP180 

95 1994 Northridge-01 Terminal Island SSE240 SSE330 

96 1994 Northridge-01 Hollywood WIL090 WIL180 

97 1994 Northridge-01 LA - N Faring Rd FAR000 FAR090 

98 1994 Northridge-01 Bell Gardens JAB220 JAB310 

99 1994 Northridge-01 Lawndale LOA092 LOA182 

100 1994 Northridge-01 San Gabriel GRN180 GRN270 

101 1994 Northridge-01 LA - W 15th St W15090 W15180 

102 1994 Northridge-01 Glendale GLP177 GLP267 

103 1995 日本阪神 OSAJ OSA000 OSA090 

104 1995 日本阪神 HIK HIK000 HIK090 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

105 1995 日本阪神 Shin-Osaka SHI000 SHI090 

106 1995 日本阪神 Kakogawa KAK000 KAK090 

107 1995 Gulf of Aqaba Eilat EIL-EW EIL-NS 

108 1999 Kocaeli, Turkey Fatih FAT000 FAT090 

109 1999 Kocaeli, Turkey Atakoy ATK000 ATK090 

110 1999 Kocaeli, Turkey Botas BTS000 BTS090 

111 1999 Kocaeli, Turkey Zeytinburnu ZYT000 ZYT090 

112 1999 Kocaeli, Turkey Mecidiyekoy MCD000 MCD090 

113 1999 Kocaeli, Turkey Hava Alani DHM000 DHM090 

114 1999 Kocaeli, Turkey Bursa Tofas BUR000 BUR090 

115 1999 Kocaeli, Turkey Kutahya KUT090 KUT180 

116 1999 Kocaeli, Turkey Iznik IZN180 IZN090 

117 1999 台湾集集 ILA030 ILA030-E ILA030-N 

118 1999 台湾集集 ILA013 ILA013-N ILA013-W 

119 1999 台湾集集 TCU036 TCU036-E TCU036-N 

120 1999 台湾集集 HWA051 HWA051-N HWA051-W

121 1999 台湾集集 HWA013 HWA013-E HWA013-N 

122 1999 台湾集集 HWA019 HWA019-E HWA019-N 

123 1999 台湾集集 HWA059 HWA059-E HWA059-N 

124 1999 台湾集集 TCU031 TCU031-E TCU031-N 

125 1999 台湾集集 CHY008 CHY008-N CHY008-W 

126 1999 台湾集集 TAP017 TAP017-N TAP017-E 

127 1999 台湾集集 CHY015 CHY015-N CHY015-W 

128 1999 台湾集集 CHY002 CHY002-N CHY002-W 

129 1999 台湾集集 TCU064 TCU064-E TCU064-N 

130 1999 台湾集集 TCU059 TCU059-E TCU059-N 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

131 1999 台湾集集 CHY047 CHY047-N CHY047-W 

132 1999 台湾集集 TCU040 TCU040-E TCU040-N 

133 1999 台湾集集 TCU098 TCU098-E TCU098-N 

134 1999 台湾集集 CHY034 CHY034-N CHY034-W 

135 1999 台湾集集 TCU070 TCU070-E TCU070-N 

136 1999 台湾集集 TCU033 TCU033-E TCU033-N 

137 1999 台湾集集 TCU015 TCU015-E TCU015-N 

138 1999 台湾集集 TAP103 TAP103-E TAP103-N 

139 1999 台湾集集 TCU100 TCU100-E TCU100-N 

140 1999 台湾集集 TCU107 TCU107-E TCU107-N 

141 1999 台湾集集 CHY010 CHY010-N CHY010-W 

142 1999 台湾集集 CHY014 CHY014-N CHY014-W 

143 1999 台湾集集 TAP032 TAP032-E TAP032-N 

144 1999 台湾集集 TCU116 TCU116-E TCU116-N 

145 1999 台湾集集 TCU110 TCU110-E TCU110-N 

146 1999 台湾集集 TAP021 TAP021-N TAP021-E 

147 1999 台湾集集 TCU056 TCU056-E TCU056-N 

148 1999 台湾集集 TCU123 TCU123-E TCU123-N 

149 1999 台湾集集 TCU061 TCU061-E TCU061-N 

150 1999 台湾集集 CHY088 CHY088-E CHY088-N 

151 1999 台湾集集 HWA037 HWA037-E HWA037-N 

152 1999 台湾集集 HWA045 HWA045-N HWA045-W

153 1999 台湾集集 TCU034 TCU034-E TCU034-N 

154 1999 台湾集集 CHY046 CHY046-E CHY046-N 

155 1999 台湾集集 TCU095 TCU095-E TCU095-N 

156 1999 台湾集集 CHY035 CHY035-E CHY035-N 



附录  

 208

续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

157 1999 台湾集集 TCU106 TCU106-E TCU106-N 

158 1999 台湾集集 TCU029 TCU029-E TCU029-N 

159 1999 台湾集集 CHY041 CHY041-E CHY041-N 

160 1999 台湾集集 TAP003 TAP003-N TAP003-E 

161 1999 台湾集集 CHY104 CHY104-N CHY104-W 

162 1999 台湾集集 CHY036 CHY036-E CHY036-N 

163 1999 台湾集集 TCU038 TCU038-E TCU038-N 

164 1999 台湾集集 TCU042 TCU042-E TCU042-N 

165 1999 台湾集集 HWA005 HWA005-N HWA005-W

166 1999 台湾集集 HWA048 HWA048-N HWA048-W

167 1999 台湾集集 CHY025 CHY025-E CHY025-N 

168 1999 台湾集集 NST NST-E NST-N 

169 1999 台湾集集 HWA033 HWA033-E HWA033-N 

170 1999 台湾集集 TCU109 TCU109-E TCU109-N 

171 1999 台湾集集 TCU046 TCU046-E TCU046-N 

172 1999 Hector Mine Bombay B Fire Sta 0542a090 0542c180 

173 1999 Hector Mine Mentone Fire Sta #9 1417a180 1417c270 

174 1999 Hector Mine San Bernardino 0584a180 0584c270 

175 1999 Hector Mine Whittier Nar Dam 0997c090 0997a360 

176 1999 Hector Mine Morongo Valley 0544c090 0544a360 

177 1999 Hector Mine Fun Valley 0525c090 0525a360 

178 1999 Hector Mine N. Palm Spr. Fire Sta 0534a180 0534c270 

179 1999 Hector Mine Whitewater T Farm 1405a065 1405c155 

180 1999 Hector Mine Forest Falls PO 1436a180 1436c270 

181 1999 Hector Mine Lytle Creek Fire Sta 0588c090 0588a360 

182 1999 Hector Mine Leona Valley 0597c090 0597a360 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

183 1999 Hector Mine Mill Creek R Sta 1434a180 1434c270 

184 1999 Hector Mine Devore 0514c090 0514a360 

185 1999 Hector Mine San Bernardino 0485c090 0485a360 

186 1999 Hector Mine San Bernardino 0591c090 0591a360 

187 1999 Hector Mine Baker Fire Station 32075140 32075050 

188 1999 Hector Mine Fort Irwin 32577360 32577090 

189 1999 Hector Mine San Jacinto 12618090 12618180 

190 1999 Hector Mine Amboy 21081090 21081360 

191 1999 Hector Mine Barstow 23559090 23559360 

192 1999 Hector Mine Temecula 13172360 13172090 

193 1999 Hector Mine San Bernardino  23542360 23542090 

194 1999 Hector Mine Big Bear Lake 22791016 22791106 

195 1999 Hector Mine North Shore 11591090 11591180 

196 1999 Hector Mine Mecca 11625090 11625180 

197 1999 Hector Mine Joshua Tree 22170090 22170360 

198 1999 Hector Mine Indio 12543360 12543090 

199 1999 Hector Mine Salton City 11628090 11628180 

200 1999 Hector Mine Hemet Fire Station 12331360 12331090 

201 1999 Hector Mine Frink 11684360 11684090 

202 1999 Hector Mine Indio 12026090 12026360 

203 1999 Hector Mine Desert Hot Springs 12149360 12149090 

204 1999 Hector Mine Hesperia 23583360 23583090 

205 1999 Duzce, Turkey Bolu BOL000 BOL090 

206 1999 Duzce, Turkey Lamont 1061 1061-N 1061-E 

207 2002 Denali, Alaska Fairbanks 0593090 0593360 

208 2002 Denali, Alaska TAPS Pump Sta #11 ps11066 ps11336 
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续表 B.5  EQ-218 中强震记录的地震、台站与水平分量信息 

ID 时间 地震名称 台站名称 文件名(H1) 文件名(H2) 

209 2002 Denali, Alaska TAPS Pump Sta #09 ps09013 ps09103 

210 2008 四川汶川 51MXN 茂县南新 UA0196 UA0197 

211 2008 四川汶川 51JYD 江油地震台 UA0097 UA0098 

212 2008 四川汶川 51BXY 宝兴盐井 UA0010 UA0011 

213 2008 四川汶川 51JYC 江油重华 UA0103 UA0104 

214 2008 四川汶川 51XJD 小金达维 UA0349 UA0350 

215 2008 四川汶川 51LXM 理县木卡 UA0148 UA0149 

216 2008 四川汶川 51PWM 平武木座 UA0260 UA0261 

217 2008 四川汶川 51DXY 大邑银屏 UA0029 UA0030 

218 2008 四川汶川 51LXS 理县沙坝 UA0151 UA0152 

附录C  能量加权平均的模态阻尼比与强迫解耦的等效性 

对于 n 自由度的集中质量的剪切层模型，各层的等效刚度为 kj，等效阻尼比

为ζj，则其刚度矩阵如式(C.1)所示。 

1 2 2

2 2 3 3

j j j 1 j 1

n n

0
... ... ...

0 ... ... ...

k k k
k k k k

k k k k

k k

+ +

+ −⎡ ⎤
⎢ ⎥− + −⎢ ⎥
⎢ ⎥

= ⎢ ⎥− + −⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥

−⎢ ⎥⎣ ⎦

K  (C.1)

当计算第 i 阶模态的等效模态阻尼比时，各层的等效阻尼系数可按式(C.2)

计算。 

j i
j j

k T
c ζ

π
= ⋅  (C.2)
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从而得到等价线性化结构的阻尼矩阵如式(C.3)所示。 

1 1 2 2 2 2

2 2 2 2 3 3 3 3

i
i

j j j j j 1 j j 1 j

n n n n

0
... ... ...

0 ... ... ...

k k k
k k k k

T
k k k k

k k

ζ ζ ζ
ζ ζ ζ ζ

ζ ζ ζ ζπ

ζ ζ

+ +

+ −⎡ ⎤
⎢ ⎥− + −⎢ ⎥
⎢ ⎥

= ⋅ ⎢ ⎥− + −⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥

−⎢ ⎥⎣ ⎦

C  (C.3)

设结构的振型矩阵形如式(C.4)， 

11 1 1

1

1

i n

j ji jn

n ni nn

φ φ φ

φ φ φ

φ φ φ

⎡ ⎤
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥=
⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥⎣ ⎦

Φ

" "
# % # #

" "
# # % #

" "

 (C.4)

将式(C.4)中的振型矩阵左乘、右乘于上述刚度矩阵和阻尼矩阵可得振型空

间上的刚度矩阵与阻尼矩阵。其中，刚度矩阵是完全解耦的，即只有对角线元

素不为零，非对角线元素均为 0；而阻尼矩阵是非解耦的。在强迫解耦法中，将

忽略振型空间中阻尼矩阵的非对角项。振型空间上的刚度矩阵与阻尼矩阵的对

角线元素如式(C.5)和式(C.6)所示 

( )
n n2T 2

m,i 1i 1 ji j-1,iii
j 2 j 1

j jK k k Eφ φ φ
= =

⎡ ⎤= = + − =⎣ ⎦ ∑ ∑Φ KΦ  (C.5)

( )
n 2T 2

m,i 1i 1 1 ji j-1,iii
j 2

i
j j

TC k kφ ξ ξ φ φ
π =

⎡ ⎤
⎡ ⎤= = ⋅ + −⎢ ⎥⎣ ⎦

⎣ ⎦
∑Φ CΦ  (C.6)

于是，按强迫解耦法得到的第 m 阶模态的等效模态阻尼比为 

( ) ( )
n n22

1i 1 1 ji j-1,i
j 2 j 1m,i

m,i n
i ,

m,i
j 1

j j j j

m i
j

k k E
C

T KK E

φ ξ φ φ ξ ξ
ξ

π

= =

=

⎡ ⎤
⋅ + − ⋅ ⋅⎢ ⎥

⎣ ⎦= = =
∑ ∑

∑
 (C.7)

这与基于能量加权的模态复合阻尼比公式是一致的。
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