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加固后东北大学建筑系大楼

在3·11地震中损坏原因分析
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摘要201 1年东日本大地震发生后，发现一些抗震加固过的建筑在地震中也遭到了损坏。以一栋位

于日本仙台的加固建筑为例，通过实地考察分析总结了其遭受破坏的典型损伤特征。结构在抗震加固

前，应对结构的局部损伤和整体性能有准确的把握；抗震加固时应考虑局部加固对结构整体性能的影

响，避免因抗震加固造成新的薄弱部位和薄弱层，从而削弱结构的整体性能。抗震加固应从这些受损的

建筑物中吸取教训，进一步改进和完善现有的抗震鉴定方法和加固措施。
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Abstract During the Great East Japan Earthquake，some buildings retrofitted prior to the earthquake were

damaged to varying degrees．This paper studies a retrofitted building located at Tohoku University，Japan，which Was

damaged during the 3·1 1 earthquake．Based on the field investigation，the scenario and characteristics of the

structural damage are analyzed，and some related experiment work is summarized．It is necessary to conduct careful

investigation of local damage and evaluate the overall structural performance before seismic retrofitting of an existing

building．When designing a retrofit project，the en萄neers should consider how the local retrofitting of structural

members would improve the overall performance of structures，and avoid generating new weak components or weak

stories with insufficient seismic capacity resulting from the retrofitting．Lessons should be learned from these events

for improving the existing seismic assessment methods and retrofitting technologies in the future．

Keywords the Great East Japan Earthquake，retrofit，seismic assessment

1 引 言

1995年1月7日发生震级为7．3的日本阪

神淡路大地震，造成大量建筑的损伤和完全毁坏，

同时暴露了老旧房屋抗震性能严重不足的问题。

为促进结构抗震加固的发展，日本同年颁布了

《抗震加固促进法》，以立法的形式确定了老旧建
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筑的抗震性能评估和加固改造的必要性。经过了

多年的抗震加同实践，抗震鉴定与加固技术在日

本已有较成熟的规范和应用。201 1年东13本大

地震，大部分经过鉴定和加固的建筑结构表现出

了良好的抗震性能，说明了建筑结构抗震加固措

施总体上是卓有成效的，但是也有一些经过抗震

加固的建筑在地震中遭到了破坏。

本文实地调查了一栋位于震中的型钢混凝土

混合结构，分析其遭受破坏的典型损伤特征，总结

目前抗震加固方法的不足之处。这些问题值得结

构抗震T作者进行反思，并从中获得经验教训，为

我国结构抗震加固的发展提供借鉴。

此建筑为东北大学建筑系大楼，外观如图1

所示。该建筑在201 1年里氏9．0级的东El本大

地震中受到了严重损伤(震中距177 km)，且因其

损伤程度被判定为无法继续使用需要拆除。值得

注意的是，该建筑经历了1978年发生的里氏7．4

级的宫城县海域地震(震中距120 km)，在该地震

中建筑结构仅受到了轻微损伤，之后在2001年对

该建筑进行了抗震加固。为什么加固后的建筑结

构反而在2011年的地震中遭到了严重破坏呢?

研究者们从损伤调查、试验研究、响应观测和数值

模拟等角度对这一问题进行了深入研究。本文将

对这些研究进行说明，分析该建筑在地震中破坏

的原因，总结出背后的经验和教训。

图1 东北大学建筑系大楼外观

Fig．1 Appearance of buihting of Architectural and

Building Science Department at Tohoku University

2建筑概要与损伤情况

此建筑为东北大学9层的型钢}昆凝土混合

结构，位于震中仙台市的青叶山¨J。图2给出

了该建筑的平面图和加速度计的布置，其中x3

和X8轴处设置了剪力墙，X4一x5，x6一X7位

置处设置了电梯井和楼梯间。该建筑的1～2

层沿纵向设计有框架结构的裙房，由于楼梯间

的存在，该建筑沿纵轴是不对称的。由于这种

不对称性，该结构在过去经历的地震中曾经出

现过扭转振动。
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2．1 1978年宫城县海域地震的损伤情况

1978年宫城县海域地震发生后，志贺敏男

等‘21对该建筑进行了详细的损伤调查，如图3所

示，在剪力墙、连梁和3层、4层的部分柱上观察

到了较小的弯曲和剪切裂缝。

剪力墙上剪切裂缝的最大宽度和梁、柱构件

弯曲裂缝的最大宽度在1．0 mm左右。开洞连梁

上观察到的剪切裂缝最大宽度在1．5 mm左右。

据此判断结构在该地震中受到的损伤比较轻微。

图3中3层的剪力墙构件上均匀地分布有剪切裂

缝，可见剪力墙在地震中作为抗剪构件起到了抵

抗水平荷载的作用。
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图3 1978年地震损伤调查的裂缝图2

Fig．3 Seismic damage in 1 978

2．2 2001年的抗震鉴定及加固

根据2001年日本防灾协会颁布的《既存建筑

物耐震诊断基准》3对本建筑进行了抗震鉴定。

抗震鉴定所用的指标为结构抗震性能指数，。。

，。=E。X S。X T (1)

式中，瓯为结构某层的相对抗震能力；S．，是考虑

结构形状的系数；T是与结构性能随时问劣化有

关的系数。

耻去⋯F=黼㈦
式中，E。是该层抗剪强度系数C(抗剪承载力Q。

与所承受重力职之比)与延性系数F，以及该层

地震力分布系数A，的倒数的乘积。其原理是考

虑结构屈服后的耗能能力，并通过能量等效得出

响应的弹性承载力Q．．来衡量结构的抗剪能力，

如图4所示。地震力分布系数A。与重力E的乘

积表示地震造成的抗剪能力需求，二者的比值就

是该层的相对抗震能力瓯。

图4等效弹性承载力的慨念

Fig．4 Concept of equk alenl elastic‘bearing capacity

2001年版日本的抗震鉴定规范要求结构各

层的，。不小于0．6，如图5所示，在抗震加固之

前，X(短边，NS方向)、Y(长边，EW方向)两个方

向多数楼层的，、都小于0．6：基于这样的鉴定结

果得出了该建筑需要进行抗震加固的结论。

冈5结构抗震性能指数沿楼层的分布’

Fig．5 Seismic·performan(‘P“ca(‘h story．

如图6(a)所示为抗震加固的内容。在3～9

层框架的两端拆除了原有剪力墙，重新设置了剪

力墙，其中3～5层的剪力墙厚度与原来一样，分

别为250 mm(3层)和200 111111(4层、5层)；6～9

层的剪力墙从150 mm加厚到180 lllm。在长边

方向的X4一X5和X6一X7两跨间加设了钢支

撑，同时在楼梯问处通过外附钢板加同了连梁，在

X3一X4和x7一x8两跨问加固了楼板。剪力墙

加固的详细构造如图6(b)所示，首先拆除了原有

的剪力墙，然后在梁、柱上植入直径13 mm、长

310 mm的钢筋，钢筋深入梁、柱内110 mm。原有

剪力墙的钢筋在距梁柱表面200 mm处切断。在

植入的横、纵钢筋上连接新的直径13 mm的剪力

墙钢筋，然后浇筑新的剪力墙：

2．3 2011年东日本大地震的损伤情况

201 1年东日本大地震后文献[1]的作者详细
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调查了该栋建筑的损伤情况。如图7所示，位于

该建筑3层加设的剪力墙在连接处沿水平方向与

原有的梁发生了分离，同时3层四个角柱发生了

严重破坏，混凝土剥落严重，钢筋和型钢屈曲。仔

细观察加设剪力墙发生分离的结合部可以发现，

如图8所示，植入梁内的钢筋被拔出，造成了剪力

墙与梁的分离。文献[1]的作者分析认为造成这

一结果的原因在于：钢筋植入的深度仅110 mm，

无法有效地形成墙与梁的共同工作机制；加设剪

力墙时拆除了原有的受损剪力墙，原有剪力墙内

所配的钢筋在梁表面以外200 mm处切断，保留

的200 mm原有剪力墙钢筋为光圆钢筋，也很难

保证墙与梁的有效连接。同时在图6中剪力墙与

梁结合部的红线位置上没有连续的纵向钢筋，这

导致植入钢筋处的混凝土沿红线呈锥状拔出。

图9所示为根据建筑的损伤状况后假设的地

震发生时结构的变形机制。由于3层加设剪力墙

与梁的连接失效，变形集中于该处。同时由于上

部结构在加设剪力墙后刚度增大，上部结构成一

整体左右摆动。这样的变形机制造成四个角柱处

轴向变形和受力被放大。受力和变形的集中造成

角柱中型钢和钢筋在拉伸变形时被拔出，随后的

压缩变形进而造成了型钢和钢筋的严重屈曲，如

图10所示。这可能是该结构角柱严重损伤的原

因及其与剪力墙和梁连接失效之间的联系。

现场调查还发现，在发生严重损伤的角柱中，

被拉断的钢筋截面有的锈蚀严重，有的无锈蚀，如

图1 1所示。由于现场调查是在地震发生后短时

间内进行的，有理由相信，其断面的锈蚀是在本次

大地震之前产生的，出现锈蚀的钢筋在3·11地

震前就已经断裂，而只有断面无锈蚀的钢筋才是

在本次地震中被拉断的。由于1978年的地震造

成了钢筋的破坏，角柱部分的承载能力被严重削

弱，致使该部位在本次地震中变形和损伤集中，破

坏程度十分严重。
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b)剪力墙加固的详细构造

图6抗震加同内容和剪力墒JJ【1同的咩细构造
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Fig．8 Steel bars of shear wall、小i(。11 were pulled out

75×·
一 3 l

钢板 玉 I
·×9

、

。三
-

钢板，
<6

7- 11 ■

3基于实验的分析研究

l冬1 9 f段没的2。‘i构变形树L带0。。

Fig．9 Assumption
nf stru(’ttlral de[ommtion

l l
I I
-———

l_-_1
图10假设的角柱破坏过程。“

Fig．10 Assumption of column damage

为了验证关于角柱破坏原因和结构变形机构

的假设，日本名古屋工业大学、日本东北大学和美

国普渡大学的研究者们通过试验进行了研究⋯。

表1为试件的设计尺寸，左边一列表示的是与剪

力墙相连角柱的实际截面尺寸及配筋。结构加固

前，剪力墙中布有30根直径为9 mm的光圆钢

筋。结构加固后，原剪力墙中的钢筋被截断，通过

植筋重新排布了40根直径为13 mm的钢筋，3·

1 1
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地震中这些植入的钢筋被拔出，剪力墙与梁失去

无锈蚀钢箭

冈1 1 破坏角柱中断裂的钢筋截面

Fig．1 1 Rupture of steel bar of(：olunln

连接。右边一列表示的是混凝土柱中的型钢、钢

筋截面和剪力墙中的钢筋截面的等效关系。根据

假设的变形机制，角柱主要承受拉压荷载，而剪力

墙的作用被简化为其中钢筋对角柱产生的作用。

因此，基于截面分布和受力的对称性仅取柱截面

的1／4进行研究，同时柱中的型钢、钢筋和剪力墙

中的钢筋也均按1／4进行配置。如图12所示，将

1／4柱截面的尺度进一步缩小为l／3，型钢、钢筋

的截面也相应缩小，并如图所示将柱中的型钢、钢

筋和剪力墙内的钢筋等效地布置在试件中。模拟

加固后的试件的墙内钢筋不考虑其连接(钢筋打

叉)，如图所示在离开柱端30 mm处将代表剪力

墙配筋的钢筋切断。计算表明，结构的实际配筋

率(钢筋面积占构件截面积的百分比)与缩尺后

的试件十分接近，如表2所示。

表1 试件与实际截面的等效⋯

Table 1 Equivalent cross-section of specimen mm

截面位置 剪力墙和角柱截面 实际柱截面的1／4局部

}
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注：日本屈服强度35 Mt)a的钢筋型号JJ D+钢筋直径表示；屈服强度25 MPa的钢筋型号川西+钢筋直径
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图12缩Jt的等效试件截面-(单位：mn

Fig1 2 Equivalet cross—sectin

scald specimen(Unit：m

等效前后各类钢筋的配筋

Tabe Reinforcemet rato f scald specim

剪力墙
钢筋 柱

加 加

实际 1．4 0．6 《}．2 11．6

1／4 1．4 IJ．6 ()．2 ∽6

1．4 (J．6 {1．3 l}．6

如图13和图14为模拟抗震加固前和加

两个试件加载过程的荷载一变形关系。对两

件施加应变控制的轴向拉、压荷载，拉力为正

力为负。可以看到加固前的试件最大的拉应

现在拉伸变形25mm处(伸长率5％)，之后

型钢发生断裂，受拉承载力开始下降。伸长

到6．6％时试件状态如图15(a)所示。由于

混凝土与钢筋已退出共同T作，试件受压加

型钢和钢筋都出现屈曲，试件状态如图15(b

示。型钢和钢筋屈曲后试件的受压承载力也

下降，试件的最终状态如图15(e)所示，型钢

筋的屈曲与混凝土的剥落集中在试件中

而对于加固后的试件，由于剪力墙部分

筋连接失效，在第5个加载循环中整个试件

部被拔出，如图16(a)所示。在接下来的受

段，因试件拔出而暴露在外的钢筋屈曲，同时

残余的受拉应变，此时的试件状态如图16(b

万方数据
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图13加固前试件的加载过程和荷载一位移关系‘4

Fig．1 3 Relationship of loading force—displacement

before retrofitting

艇

平均应变
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一@一一．．一一一一一．一咋H161a)
、，、强度峰值169kN

图14加固后试件的加载过程和荷载一位移关系4

Fig．1 4 Relationship of loading force—displacement

after retrofitting

(a)平均牲焚6．6％‘b)钢筋、垫钢埘曲 tcJ最终状念

图15加固前试件的试验状态‘4。

Fig．1 5 Damage state of specimen before retrofitting

示。在接下来的受拉阶段，型钢和钢筋都先后断

裂。如图16(c)所示在拉应变达到10％时部分钢

筋已经被截断。而最终型钢和钢筋的屈曲、混凝

土的崩坏都集中在试件的底部，如图16(d)所示。

如图17和图18所示，同心圆中的数字代表型钢

或钢筋屈服的加载循环数，同心圆的个数代表钢

筋最终达到的伸长量，黑色代表型钢，红色代表柱

中钢筋，蓝色代表模拟的墙内钢筋。可以看出加

固前的试件钢筋应变分布比较均匀，加固后的试

件钢筋应变集中在底部，因此延性较差，最终的破

坏也集中在底部。

|1)：式什投⋯ b1铡n疆蛐 cl钏确敲黼 {d)最终状态

图16加固后试件的试验状态一4]

Fig．1 6 Damage state of specimen after retrofitting
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降l 17 『J【J旧前试件的钢筋应变分布(单f

Fig．17 1)istt’ibuti．n‘，f telldrs’slrain gauges

befi)l’P retrofitting(Unit：nnll)

4基于响应观测的分析研究

该建筑在1969年竣工时即在1层和9层处

安装了地震加速度计(SMAC—MD)。2007年又在

l层、5层和9层加装了测量范围涵盖微动和地震

响应的无问断振动监测系统(MicroSMA)，如图

1 9所示。Motosaka。t通过强振动观测、人工激

十矗—剐|_f—到}，一刘卞引I卉斗f引叫l乓
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图18加固后试件的钢筋应变分布(单位：mm)”o

Fig．1 8 Distribution of rebars’strain gauges in specimen

after retrofitting(Unit：mm)

励试验和微动监测等手段，对该建筑的动力学特

性进行了长期的监测和研究。针对该建筑在东日

本大地震中的动力响应，利用观测数据，进行了以

下一系列分析研究。利用监测到的该建筑9层处

短边方向(南北方向)的加速响应，通过两次积分

得到该建筑短边方向的相对位移响应，如图20所

示。从中取出不同时间段内的滞回曲线进行分

析，如图21所示为其中的12个时问段。从中可

以看出，在80．4～90 S时位移响应处在峰值附

近，结构在这一时间段内表现出了明显的滞回现

象，而在位移响应较小的时间段内结构的滞回效

应并不明显。同时，在位移响应峰值前后，即
Section 7的前后，可以看到结构的等价刚度(原点

到响应峰值点连线的斜率)有明显的下降。

将峰值附近的加速度时程放大进行观察，如

图22所示，其中黑色曲线为实测的加速度时程，

红色曲线为自振周期等于1 S的单自由度体系输

入相同地震波后的加速度响应时程，蓝色曲线为

周期等于1．2 s的单自由度体系的加速度响应时

程。可以看到在加速度峰值前后结构的自振周期

发生了一次跳跃式的变化。

一个可能的原因是剪力墙与梁的脱离发生在

加速度峰值时刻，这导致了结构刚度以及变形机

制发生突变，造成了结构自振周期的突然变化。

5基于数值模拟的分析研究

针对此楼在东日本大地震中的响应和损伤状

Ⅱ ■ l

E

墨塑
登察
靛一
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1 l 』Ⅱ■
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图19监测系统的布置一5

Fig．19 Anlangement of monitoring sj’st

50 100 l 50 200 25(

时fHJ／s

图20结构短边方向(NS方向)的相对位移响应‘5]

Fig．20 Response of relative displacement along

lateral direction(NS)

态，平林圣尊等[6。3基于响应观测记录，利用谱分

析、静力推覆分析、多质点和三维结构模型的弹塑

性时程分析，探讨了该结构的抗震性能。如前所

述本建筑在2001年进行了抗震加固，在建立本建

筑的分析模型时，考虑了加固前和加固后两种情

况。在分析地震响应时，考虑了本建筑实际经历

过的1978年宫城县海域地震和2011年的东日本

大地震。

如图23所示为在该建筑底层观测到的1978

年宫城县海域地震和2011年的东13本大地震的

地震波。如表3所示，201 1年地震的最大加速度

为1978年地震的1．3倍，尤其是持续时间达到了

1978年地震的7倍。

如图24所示为建筑物短边方向(NS)地震波

的加速度谱。其中细实线为2011年东13本大地

一
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一

M

M一燕型

一
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震的地震波，虚线为1978年宫城县海域地震的地

震波，实线为日本规范规定的对应当地场地条件

的设计谱。竖线分别为通过数值分析得到的结构

一阶和二阶固有周期。从图中可以看到，201 1年

地震的加速度峰值出现在周期l s附近，大于

1978年地震，且超过了规范规定的设计谱。建筑

的一阶固有周期在0．5 S附近，然而固有周期的

假设是建筑处于弹性状态，由于建筑受到过以往

地震的损伤，在东日本大地震的持续时间内损伤

也在不断加剧，建筑实际上已经进入塑性阶段，而

这将导致其固有周期延长，从而更加接近地震动

的卓越周期。因此，地震造成的损伤放大了结构

的地震响应。

在建立结构模型时，梁柱构件两端为弹塑性

的弯曲弹簧，中央为弹塑性的剪切弹簧和线弹性

的轴向弹簧。剪力墙构件则简化为上下两刚梁的

三竖杆模型，其中左右竖杆为仅考虑轴向弹塑性

变形的铰接侧柱，中间竖杆考虑两端弹塑性弯曲

变形、弹塑性轴向变形和剪切变形。

萝”胁型 I}■_
瑙阿r1

EW方向峰值：2059a

1(}() 50 200 250 30l

时间／s

978年地震的观测地震波

蓥”H帅M攀竺竺
时问，8

(b)201 1年地震的观测地震波

图23 1978年和201 1年的观测地震波‘6]

Fig．23 I 978 and 201 1 seismic waves

对加固前后两个结构模型进行静力推覆分

析，得到各层的力一位移曲线如图25所示。其中

的虚线被定义为保有水平耐力曲线，它代表结构

各层的梁、柱、剪力墙构件首先出现剪切破坏时的

万方数据
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表3 1978年和2011年地震波观测结果的比较㈨

Table 3 Comparison of observation results

of 1978 and 2011 seismic waves

观测 加速度峰值／ 持时／
地震名 方向

位置 gal

1978年6月12日
底层

NS 258 41

宫城县海域地震 EW 203 41

2011年3月1 1}j NS 333 300

东}I木大地震
底层

EW 330 30()

层间剪力和相应位移。对加固前后两个结构模型

进行动力时程分析，首先将结构简化为多质点模

型进行分析：多质点模型各质点的质量等于结构

各层的质量，各质点间设置弹塑性弹簧，弹簧的本

构曲线根据静力推覆分析得到的各层的力一位移

曲线设置。弹簧的滞回特性参考了石川I裕次

等、K建议的四折线模型。对未考虑抗震加固的

结构模型输入1978年宫城县海域地震的地震波

进行时程分析，对考虑抗震加固的结构模型输入

201 1年东日本大地震的地震波进行时程分析，建

筑物长边和短边两个方向的地震动同时输入，分

别将分析结果与1978年地震和201 1年地震时的

加速度观测结果进行比较。

——期范设计谱
4IlI J一

!阶川仃川lg

07R NS 201f NS

：1阶㈨有剧剐

周期／s

《a)NS方向的地震加速度谱

觇范设计谱 197SNS 20ll NS

2Per固有周期

／厂／ 、j

司有周期

EW方

I；I_l尼5

‘t

f。q{ciJ、

(b)EW方向的地震加速度谱

图24 1978年和201 1年地震的加速度谱‘州

Fig．24 Acceleration
spectrum of 1 978 and

2(1 1 1 seismic waves
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“
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(a)加固前模型
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图25 加固前后两个模型的静力推覆结果㈧

Fig．25 Pushover results before and after retrofitting

如图26所示为加固前后模型的最大加速度

响应的楼层分布，与9层处取得的加速度观测结

果对比可以发现，输入1978年地震波的未加固结

构，9层处的加速度响应峰值与实测值相差20％

一30％；输入2011年地震波的加固后结构，9层

处的加速度响应峰值与实测值相差很小，时程分

析的结果较好地反映了结构的地震响应。

·1978年地震EW方向 一20I1年地震EW方问
1978年地震Ns方向 一一卜201 1年地震NS方向

r ．· R’ 》。

岛测≤j夕 9；凶麴掰i。陴测记录! ／ j哗删孽量／』l
}Ew方『句．．观测记录 籁．}Ew方向(√I+
『 ．。 刀刚。J-i 趟6NS j r ，乎观测记录
『 ，≮4 r

P，’NS方向3l ，＼ I ∥
川H

} ·。解菥结果 !i z

3I)Il 60Il‘)I)I

加速度响应／ga

a)加固前模型

30()60(1 9011 2(1I

加速度响应／gal

(b)加同后模型

图26最大加速度响应沿楼层的分布一1

Fig．26 Maximum acceleration response

图25中的黑色实线为多质点时程分析得到

的层间位移峰值沿楼层的分布。由于采用静力推

覆分析得到的层间力一位移关系作为多质点分析

时的层间弹簧本构关系，因此图中峰值层间位移

所对应的层问剪力就是动力时程分析时得到的相

应层问剪力。可以看到对于加固前的结构，在

万方数据
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1978年地震中的峰值层问剪力达到了保有水平

耐力的1．4～1．7倍，而对于加固后的结构，在

201 1年东日本大地震中的峰值层间剪力达到了

保有水平耐力的2～2．5倍。因此，两次地震造成

的层间剪力都超过了构件发生剪切破坏时的层问

剪力。根据这一结果，结构在地震中将出现比较

严重的塑性变形和损伤。

动力时程分析得到了结构各楼层的峰值位移

响应，从静力时程分析的结果中取出结构第三层

的峰值位移所对应的受力状态进行详细分析。如

图27所示为第三层西侧结构平面内各柱截面的

拉压轴力响应与拉压强度，以及二者的比值(框

内的3个数值)。可以看到未做抗震加固的结构

在1978年地震中，加固后的结构在2011年地震

中，第三层角柱的峰值响应轴拉力都超过了抗拉

强度。
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(b)加吲后模型

图27静力推覆分析得到的峰值位移时的构件应力

Fig．27 Stress of members using pushover analysis

如图28所示进一步建立了加固前后结构的

j维模型，输入两次地震的地震波进行动力时程

分析。如图29所示取出结构三层四个角柱的轴

力响应时程结果。从中可以看出，1978年地震和

2011年地震下，柱的轴压力均未超过其轴压强

度，而两次地震下柱的轴拉力都超过了其轴拉强

度。因此，本建筑三层角柱在1978年地震中出现

了型钢、钢筋的屈服，从而造成了结构局部强度的

削弱，可能是其在2011年地震中角柱损伤集中，

并产生严重破坏的原因之一。如前文所述，现场

调查时发现了角柱钢筋在以往地震中存在部分破

坏的证据，而这一假设能够与以上的解析结果相

对应。

引28 i维2，々佝模型

Fig．二H 3D lnodf·I

一二”I一一一一一一一 西南

至 轴胝强度 票凿

争一嘉 轴拉强度“什”’1”’⋯．1‰。

图29结构四个角柱的轴力响应时程17。

Fig．29 Time history of axial force of columns

6 结论

校园内的这栋教学科研建筑前后经历了

1978年宫城县海域地震和201 1年东13本大地

震。1978年的地震并没有造成结构的严重损伤，

然而在2001年进行了抗震加固的结构却在201 1

年的东日本大地震中遭到了严重损伤。针对这一

典型的结构损伤案例，研究者们通过现场调查、试

验研究、响应观测和数值模拟等方法对结构的地

震响应和抗震性能进行了研究。

通过现场调查发现，结构在201 1年地震中受

到的损伤是典型的局部破坏，表现为位于结构三

层的，抗震加固中重新浇筑的剪力墙伸人梁内的

植筋被整体拔}{{，剪力墙与梁的连接失效。剪力

．晰h

如塔‰噬||

万方数据
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墙两端的型钢混凝土角柱严重损伤，混凝土压碎，

内部的钢筋和型钢断裂屈曲。根据实际的破坏现

象，推测了结构地震响应的损伤机制。由于加设

的剪力墙伸入梁内的植筋长度太短，且墙与梁间

缺少连续钢筋，造成了地震时剪力墙与梁的连接

失效。这一失效使地震力向剪力墙两端的角柱集

中。角柱受到过大拉力造成内部钢筋、型钢断裂，

拔出；受压时被拔出的钢筋和型钢压屈，混凝土

压碎。

为了验证关于损伤机制的假设，进行了试验

研究。对应于加固前的角柱制作了内部钢筋连续

的试件，对应于加固后的角柱制作了内部钢筋在

伸出柱底端较短距离后切断的试件。对试件施加

轴向拉压荷载，试验结果表明，内部钢筋连续的试

件，钢筋和型钢的应变与损伤分布均匀，延性好；

内部钢筋不连续的试件，钢筋和型钢的应变与损

伤集中在柱底端，钢筋和型钢出现断裂、拔出，混

凝土压碎，破坏现象与实际吻合，试件延性较差。

试验证明了加固后剪力墙和梁之间钢筋不连续是

造成角柱严重破坏的原因之一。

基于地震响应的观测数据，根据刚度的下降

与周期的延长，判定剪力墙连接的失效出现在地

震响应峰值时刻。

通过数值解析发现，1978年地震中结构三层

的角柱经受了超过其屈服强度的轴拉力，而被削

弱的角柱在2011年地震中又承受了很大的集中

荷载，这可能也是造成角柱集中破坏的原因之一。

这一推测可以从现场调查中发现的，部分角柱钢

筋断裂截面锈蚀严重的现象中得到验证。

综上所述，抗震加固后的本建筑物在201 1年

东日本大地震中严重损伤的原因可以概括为：

(1)抗震加固造成了结构出现薄弱部位，地

震中薄弱部位首先破坏，且损伤严重。

(2)之前地震在薄弱部位造成的损伤进一步

加剧了变形和损伤向薄弱部位的集中。

以上分析中可资借鉴的是：

(1)在抗震加固前，应对结构的损伤情况有

准确的把握，在此基础上制定合理的加固计划。

(2)抗震加固时应考虑加固对结构整体性能

的影响，避免由于抗震加固造成新的薄弱部位，削

弱结构的整体性。
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