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摘要 

地震灾害随机性强、破坏性大、波及范围广，给人类生存和发展带来了严峻

的挑战。一次较强或者巨型的地震作用，往往会造成大量人员伤亡、社会经济损

失以及城市功能性破坏，同时也为震后救援、城市功能恢复以及社会恢复正常运

转带来人力、物力、组织和资源等多方面需求的挑战。“可恢复”这一防灾韧性

理念逐渐成为共识，提升城市和社会的防灾韧性，实现灾后“可恢复”，逐渐成

为国内外防灾领域的研究目标。传统的结构多以规范中的三水准设防目标进行抗

震设计，首要目的是保障生命安全，结构主要的抗侧力构件被设计允许发生塑性

变形，这往往造成结构残余变形过大，进而导致结构难以修复而失去使用功能。

基于韧性的抗震设计理念则以保障生命安全和结构功能可恢复为共同设计目标，

针对可恢复防震功能结构，实现“小震完好，中震不坏，大震可更换或可修复，

巨震不倒塌”的四水准设防目标抗震设计。框架结构应用广泛，但传统抗震设计

下很难改变其变形模式控制不易、损伤部位预测难的固有特点。一种新型双肢摇

摆消能柱被提出，可用于消能柱-框架结构体系来改善此问题，但其应用缺乏一

体化基于韧性的抗震设计方法。基于此，本文针对该种消能柱-钢框架结构体系

提出相适应的基于韧性的四水准抗震设计方法。同时，针对主余震序列地震动作

用间隔时间短，对结构的累积损伤可能更严重等问题，进行四水准设计下的消能

柱-钢框架结构体系在主余震序列地震动作用下的抗震性能研究。为进一步完善

针对消能柱-钢框架结构体系的抗震设计，推进其在实际中的应用提供依据。 

本文主要研究工作如下： 

（1）梳理了基于性能的塑性抗震设计方法，重点对改进的 PBPD 抗震设计

方法的设计原理、设计流程等进行研究，介绍了四水准抗震设计概念与目标，将

四水准设计目标与改进的 PBPD 抗震设计方法相结合，形成适用于可恢复功能结

构的四水准抗震设计方法，为四水准目标下消能柱-钢框架结构抗震设计提供理

论基础。 

（2）针对目前传统规范下设计的框架结构在强震作用下层间变形不均匀易

形成薄弱层，消能柱-钢框架结构缺乏四水准设防目标下一体化抗震设计方法等

问题，基于四水准改进 PBPD 方法，结合以层间位移集中系数 DCF 为控制目标

的消能柱刚度初步设计，提出针对消能柱-钢框架结构基于性能的四水准抗震设

计方法。 

（3）为验证四水准抗震设防下消能柱-钢框架结构设计方法的有效性，以一

个 8 层的消能柱-钢框架结构为设计算例，基于 OpenSEES 建立了数值模型对其
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进行抗震性能分析，并与传统规范下三水准设防目标设计的纯框架结构进行了抗

震性能对比。 

（4）主余震序列地震作用会增大结构的位移延性需求，加剧对结构的损伤。

为推进消能柱-钢框架结构这一可恢复功能结构的实际抗震设计应用，采用重复

构造法构造人工主余震序列地震动，基于增量动力分析方法进行了消能柱-钢框

架结构的主余震抗震性能研究，并以倒塌冗余系数为指标，与传统规范下三水准

设防目标设计的纯框架结构进行了抗震韧性对比。 

 

 

 

关键词：消能柱-钢框架结构；四水准抗震设计；主余震序列地震动作用；增

量动力分析；可恢复功能结构
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ABSTRACT 

Earthquake disasters are highly random, destructive, and have a wide range of 

impacts, which have brought severe challenges to human survival and development. A 

strong or huge earthquake will often cause a large number of casualties, social and 

economic losses, and urban functional damage. At the same time, challenges also come 

from multiple demands such as human resources, material resources, organization, and 

resources for post-earthquake rescue, urban function restoration, and social restoration 

to normal operations. The concept of earthquake resilience has gradually become a 

consensus. It has gradually become a research goal in the domestic and overseas field 

of disaster prevention to improve the resilience of cities and society. Traditional 

structures are mostly designed considering three-level seismic fortifications in the code. 

The primary purpose is to ensure life safety. The main lateral force members of the 

structure are designed to allow plastic deformation, which often results in excessive 

residual deformation of the structure. And it makes the structure repaired difficult to 

lose the function. The resilience-based seismic design concept protects life safety and 

the restoration of structural functions as the common design goal. That makes the 

earthquake resilient structure fill the four-level seismic fortifications, which realizes 

"small earthquakes are intact, medium earthquakes are not damaged, large earthquakes 

can be replaced or repaired, and large earthquakes are not collapsed. The frame 

structure is widely used, but it is difficult to change its inherent characteristics of 

deformation mode control and damage prediction difficult under traditional seismic 

design. A new type of energy-dissipative column is proposed, which can be used in an 

energy-dissipative column-frame structure system to improve this problem. But its 

application lacks an integrated seismic design method based on resilience. Based on 

that, this paper proposes a suitable four-level seismic design method based on resilience 

for this kind of structure. Moreover, in view of the short time interval of the mainshock-

aftershock sequence, more seriously cumulative damage to the structure, etc., the 

seismic performance of the energy-dissipative column-steel frame structure system 

considering four-level seismic fortifications under the mainshock-aftershock sequence 

is studied, which provides a basis for further improving the seismic design of it and 

promoting its application in practice.  
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The main research work of this thesis is as follows: 

(1) The performance-based plastic design(PBPD) method is sorted out, and 

focusing on the improved PBPD seismic design method, its design principle, design 

process, etc., are introduced. The concept and the goal of four-level seismic design are 

introduced. And the four-level seismic fortifications are combined with the improved 

PBPD seismic design method to form a four-level seismic design method, which is 

suitable for the earthquake resilient structure. It provides a theoretical basis for the 

seismic design of the energy-dissipative column-steel frame structure system 

considering four-level seismic fortifications. 

(2) In view of the frame structure designed under the traditional code, its inter-

story uneven drift under the action of strong earthquakes likely to form a weak layer, 

and the energy-dissipative column-steel frame structure lacks an integrated seismic 

design method under the four-level seismic fortifications. This thesis proposes a 

performance-based four-level seismic design method for the energy-dissipative 

column-steel frame structure. This method is based on the four-level improvement 

PBPD method, and it combines with the preliminary design of the energy-dissipative 

column stiffness with the inter-story displacement concentration factor DCF as the 

control objective. 

(3) In order to verify the effectiveness of the seismic design method of the energy-

dissipative column-steel frame structure under the four-level seismic fortifications, an 

8-story energy-dissipative column-steel frame structure was designed as an example. 

And a numerical model was established based on OpenSEES to analyze its seismic 

performance. The seismic performance is compared with the pure frame structure 

designed by the traditional code considering three-level seismic fortifications.  

(4) The mainshock-aftershock sequence will increase the displacement ductility 

demand of the structure and aggravate the damage to the structure. In order to promote 

the actual application of the energy-dissipative column-steel frame structure, basing on 

the incremental dynamic analysis method to study its seismic performance under the 

artificial mainshock-aftershock sequence, which was constructed by the repeated 

construction method. The collapse margin ratio is used as the index to compare the 

seismic resilience of the pure frame structure designed by the traditional code 

considering three-level seismic fortifications. 

Key words: the energy-dissipative column-steel frame structure, four-level 

seismic design, mainshock-aftershock sequence, incremental dynamic analysis, 

earthquake resilient structure
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第 1 章 绪论 

1.1 研究背景 

地震灾害是一种随机性强、破坏性大、波及范围广的极端自然灾害，给人类

生存和发展带来了严峻的挑战。一次较强或者巨型的地震作用，往往会造成大量

人员伤亡、社会经济损失以及城市功能性破坏，同时也为震后救援、城市功能恢

复以及社会恢复正常运转带来人力、物力、组织和资源等多方面需求的挑战[1-3]。 

工程中通过对结构进行合理的抗震设计，以实现结构抵御地震灾害的能力[4]。

我国现阶段建筑结构的抗震设计理念是以“小震不坏、中震可修复、大震不倒塌”

的三水准抗震设防为目标[5]。这一传统的抗震设计理念要求结构遭受设防烈度的

地震作用后，结构没有大的损伤破坏并可以修复，遭受罕遇地震作用后结构允许

有较大的破坏但不发生倒塌造成人员伤亡，总体以保护生命安全为首要目标。在

传统的三水准抗震设计方法中，往往通过考虑延性放大系数的方法实现设计目标，

即结构的主要抗侧力构件被设计允许发生塑性变形耗能，避免结构在地震作用下

发生倒塌破坏。这一做法会导致结构的残余变形过大，造成结构损伤修复难度大

或修复成本过高，进而失去正常使用功能[6]。同时，地震作用具有不确定性和复

杂性，这使得结构有可能遭受超过设防烈度更大的地震作用，从而使整体结构或

构件严重受损。 

历年来的震害表明，现阶段传统的三水准抗震设计方法应用较为成熟，使得

绝大部分现代建筑结构能够承受强烈地震作用而不倒塌。但是，即使结构在强震

作用下不倒塌，其损伤破坏仍然会使建筑的正常功能难以在震后得到快速恢复，

部分损坏严重的建筑甚至不得不进行拆除重建工作，这不仅会造成巨大的经济损

失，还会对震后社区恢复、社会稳定以及人类的正常生产与生活造成严重的影响

[7-10]。因此，结构的抗震设计应在满足保证生命安全的前提下，需同时同等地考

虑实现结构震后功能可恢复性，从传统的抗倒塌设计转变为功能可恢复设计。 

近年来，实现可恢复功能防震结构、可恢复功能系统与可恢复功能城市三个

层面组成的 “可恢复”防灾韧性理念逐渐成为共识，提升城市和社会的防灾韧

性，实现灾后“可恢复”，逐渐成为国内外防灾领域的研究目标[11-20]。吕西林[21]

等提出了结构抗震设计新概念，即可恢复功能防震结构，以实现结构具备在一定

强度地震作用下可以快速恢复预定功能。可恢复功能防震结构考虑结构安全和功

能恢复并重，同时相比传统抗倒塌结构具有更高的抗震设防目标。周颖[22]等基于
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现行规范的三水准抗震设防目标，提出可恢复功能防震结构体系实现“小震完好，

中震不坏，大震可更换或可修复，巨震不倒塌”的四水准抗震设防目标。此外，

建立规范的设计方法对于可恢复功能防震结构的实际应用非常重要，是保证结构

安全可靠和功能恢复的基础。但是，由于摇摆技术和自复位机制的引入，以及各

种可更换形式耗能构件的应用，可恢复功能防震结构往往具有不同于传统抗震结

构的动力特性和构造特征，现行规范并不完全适用于可恢复防震功能结构的设计。

因此，为实现结构可恢复功能设计和更高的抗震设防目标，需要研究针对可恢复

功能防震结构提出相适应的四水准抗震设计方法。 

由大量震害资料可知，一系列余震地震动往往会伴随于主震地震动而相继发

生[23-25]。而主余震序列作用之间的间隔时间往往较短，致使短期内可能无法对主

震作用下已受损的结构进行及时的加固和修复，结构的抗余震能力降低，进而使

得结构在余震作用下出现严重损伤甚至发生倒塌，引起大量的人员伤亡与经济损

失[2,26-29]。采用现有的抗震设计方法对可恢复功能防震结构进行抗震设计，通常

可以实现一次地震作用下结构满足设计目标，然而序列地震动作用往往会引起结

构产生累积损伤，使得结构在主余震序列地震动作用下可能发生倒塌，对结构的

抗震性能有更高的要求[30-34]。因此，有必要针对可恢复功能防震结构进行主余震

序列地震动作用下的抗震性能进行研究，为进一步完善可恢复功能防震结构的抗

震设计，推进其实际应用提供依据。 

1.2 可恢复功能防震结构体系 

可恢复功能防震结构是指地震时结构维持正常使用功能，地震作用后无需修

复或部分修复即可恢复其使用功能的一类结构，其特点是建造简单、维护方便，

结构在全寿命周期中的成本效益高[20]。可恢复结构体系从结构形式上有多种实

现方法，目前，国内外相关的研究已有许多。 

1.2.1 摇摆结构体系 

摇摆结构体系是指结构中设置摇摆构件的一种结构形式。摇摆结构体系其摇

摆变形模式一般因摇摆构件在结构与基础连接界面处的约束形式不同而不同。摇

摆构件的设置使结构在一定范围内竖向抬升或发生无抬升纯转动变形。摇摆结构

体系通过设计摇摆构件，使结构在地震作用下摇摆，并通过摇摆变形耗散地震输

入能量，同时使上部结构的变形模式得到一定程度的控制。 

摇摆结构体系通常根据摇摆构件发生竖向抬升或无抬升纯转动变形而分为

两类。一类如图 1.1 所示，框架结构的整体发生刚性摇摆，同时设置特定的耗能
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装置，从而结构实现无损伤抗震设计。另一类如图 1.2 所示，摇摆体在基础连接

界面处铰接，结构无抬升。纯转动的摇摆变形避免了摇摆体与基础间因碰撞而造

成的损伤，减少摇摆界面因抬升而带来的结构构造上的复杂性。曲哲[35]等的研究

显示，摇摆墙的应用可以有效控制结构的变形模式，从而提高结构的抗震性能。

吴守君[36]等利用分布参数模型对框架-摇摆墙结构体系的作用机理进行了阐述，

并分析研究了关键参数。Qu[37]等以摇摆技术控制结构变形模式为基础，提出了

摇摆核的概念。Wu [38]通过结构修复后再加载的实验方式，对一种填充式摇摆墙

-框架结构进行了实验研究，验证了该结构体系的震后可恢复的能力。以上一系

列研究表明，这类摇摆结构体系震后功能可恢复，摇摆构件的设置，提升了结构

整体的抗震性能。 

 

图 1.1 可控摇摆框架[4] 

 

图 1.2 摇摆核结构[4] 
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1.2.2 自复位结构体系 

自复位结构体系基于结构摇摆技术，通过引入自复位机制消除或减小结构的

残余变形，从而减少地震作用带来的结构损伤，提高结构震后可修复性。 

Clayton[39]研究指出自复位框架结构可针对性解决传统框架结构地缺点。崔

晔[40,41]等以自复位钢筋混凝土框架结构为研究对象，如图 1.3 所示，对该结构进

行了振动台实验，结果表明该体系抗震性能较好，同时具备自复位能力。同时，

基于结构双向自复位研究，提出了一种具有三向自复位能力的框架体系[42]，其振

动台实验结果表明该体系在地震动作用下自复位效果较好并且结构无损伤。

Darling[43]提出了一种具有自复位能力的桁架式框架结构，如图 1.4 所示。在该结

构体系中，框架梁采用桁架形式，下弦处框架柱与桁架梁的连接采用预应力装置，

由此实现震后结构的自复位效果。自复位结构体系还有自复位支撑框架[44,45]，自

复位框架-剪力墙[46]等多种形式。 

 

图 1.3 自复位钢筋混凝土框架结构[40,41] 

 

图 1.4 自复位桁架抗弯框架结构[43] 
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1.2.3 设置可更换构件的结构体系 

设置可更换构件的结构体系使指结构体系中应用可更换形式的耗能构件，将

地震作用带来的损伤集中在设置的可更换构件上，从而避免结构主体产生损伤或

损伤程度较小且可接受。 

Dusicka[47]提出了一种连接柱框架体系（LCF），如图 1.5 所示。该体系由可

更换耗能连杆和一个次级框架组成，双柱通过剪切型屈服连杆连接，在主结构梁

柱屈服之前屈服耗能，通过保护主结构免于损坏，实现结构震后快速修复。

Dougka [48,49]等提出一种带有新型可更换耗能结构体系（FUSEIS1），如图 1.6 所

示。用于连接的栓和两端截面削减的梁在作为耗能元件，使塑性铰的发生远离梁

柱节点，减少地震作用对结构主体的损害。与将钢筋混凝土连梁设计为可更换的

耗能装置相似，纪晓东[50]等提出将可更换钢连梁用于联肢剪力墙结构中。吕西林

[51,52]等进行了对比实验研究，结果表明设置可更换连梁的剪力墙结构其地震作用

下结构强度退化小，整体的耗能能力更强，并且，连梁损伤的部位集中于耗能段，

更换后即可实现结构震后功能可恢复，如图 1.7 所示。毛苑君[53] 等提出一种新

的可更换耗能构件，即在剪力墙脚部设置叠层橡胶，试验表明其在较强地震作用

下不产生损伤，变形能力更强。刘其舟[54]等提出一种新型可更换式墙脚组件，通

过在组件中设置可更换的软钢阻尼器将损伤集中，避免其余部分发生损伤破坏。 

 

图 1.5 连接柱框架体系[47] 

 

图 1.6 FUSEIS1 体系[48,49] 
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图 1.7 设置可更换连梁的双筒体混凝土结构[51,52] 

1.2.4 复合可恢复功能防震结构体系 

在目前的研究中，通常采用前述几种形式的结合，组成复合形式的可恢复功

能防震结构体系，从而更好地实现结构功能可恢复。 

鲁亮[55]等提出一种梁端铰接型可控摇摆 RC 框架结构，该结构地震作用下整

体位移可控，设置无粘结后张预应力筋使结构具备自复位能力，同时设置可更换

耗能构件耗散地震输入能量。实验研究表明，该结构体系可以使主体结构在罕遇

地震作用下免于损伤。Wang[56]等提出一种损伤可控塑性铰支墙结构，如图 1.8 所

示。该摇摆墙形式降低了结构受力上抗弯和抗剪的耦合程度，分别明确了抗弯承

载力需求和抗剪承载力需求，实现结构损伤模式可控，有利于结构性能满足设计

要求。同时，可更换耗能装置的设置将结构地震作用下的损伤集中，实现结构震

后功能可恢复。武大洋[57,58]等，以轻型自复位消能摇摆刚架-框架复合体系为研

究对象，采用联合概率密度函数进行抗震性能评估研究，结果表明，轻型自复位

消能摇摆刚架的应用，降低了地震作用下结构的变形集中，减小了结构的残余变

形，由此降低了结构损伤倒塌的概率。黎燕文[59]提出一种新型的摇摆连续耗能摇

摆柱系统，如图 1.9 所示。该结构由两个并排的铰支钢柱、可更换消能连杆以及

层刚性链杆组成。研究表明，双肢消能柱的整体纯转动摇摆改善了结构的变形模

式，层间变形更加均匀，避免了结构薄弱层的产生，同时消能连杆通过剪切屈服

耗能耗散地震输入结构的能量，地震作用下尽可能使结构损伤集中于可更换的消

能连杆，从而实现结构震后可恢复功能机制。该类结构施工方便，构造形式简单，

可广泛应用于中多层框架结构中形成复合可恢复功能防震结构体系。 
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图 1.8 损伤可控塑性铰支墙[56] 

 

图 1.9 双肢消能摇摆柱[59] 

1.3 结构抗震设计方法 

1.3.1 现有的抗震设计方法 

Paulay[60-62]等提出的“承载能力设计法”是一种基于力的抗震设计方法。承载

能力设计法基于结构的线弹性地震响应，通过采用延性放大系数的方式调整结构

的弹性承载力需求，从而保证结构的延性需求。传统的方法主要有底部剪力法和

振型分解反应谱法。虽然该方法能很方便地应用于实际工程设计中，但是仅仅满

足于结构线弹性分析结果，无法较为准确地定量评估结构非线性响应状态，不能

有效估计构件承载力需求。 

随着基于性能抗震设计思想的发展[63-65]，强震作用下结构的非线性响应逐渐

成为影响结构抗震设计的因素。基于性能评估的抗震设计方法以静力弹塑性分析

为主要手段，通过对结构进行不同强度地震作用下的非线性响应分析，以检验结

构是否满足设计承载力和变形能力需求。广为设计人员所知的方法有静力推覆分
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析法、能力谱法等。相比能力设计法，基于性能评估的抗震设计方法量化了不同

强度地震作用下结构的非线性响应和构件非线性变形。但是该方法中，关于性能

点的确定具有局限性，从而一定程度上限制了其适用性[66]，并且可能需要多次试

算才能完成设计。 

目前，基于位移、基于能量和基于损伤的设计方法也是包含在内的几种常用

的性能化抗震设计方法。直接基于位移的设计方法是基于位移设计方法中较为有

效的一种设计方法，在直接基于位移的设计方法中，首先需要确定结构的目标位

移和目标延性需求，然后计算结构及其构件的承载能力，最后对各结构构件进行

满足承载力和变形能力的截面设计[67]。与基于性能评估的抗震设计方法中先设

计结构满足其刚度和承载力需求，再检验其变形能力是否满足设计目标的方式不

同，直接基于位移的设计方法更需要先准确预估结构的变形模式[68]。基于能量的

设计方法[69-71]以多自由度体系的地震输入能量与其等效单自由度体系的地震输

入能量近似相等为假定进行多自由度结构系统设计，首先对结构进行弹塑性分析

得到非线性响应，确定多自由度结构其等效单自由度体系的地震输入能量，计算

结构的整体耗能，再将总耗能需求进行结构各层构件的合理分配，由此再进行结

构构件的截面设计。基于能量的抗震设计需要明确结构屈服变形机制，否则，耗

能和变形能力需求将很难在各个构件上较为准确地分配。基于损伤的设计方法[72]

是以大地震为目标确定相应损伤界限，考虑结构首次超越破坏或累积损伤破坏，

以适合的容许损伤界限为性能目标进行的抗震设计。首先设定结构预期损伤机制，

再在不同危险等级地震作用下分别对结构进行非线性分析，计算结构构件承载力

和变形能力需求以满足不同的抗震性能目标，由此保证结构损伤变形机制如预期

所设定。基于损伤的抗震设计方法依赖于对结构的预期损伤机制有明确的把握。 

1.3.2 适用于可恢复功能防震结构的抗震设计方法 

可恢复功能防震结构有别于传统抗震结构，满足的设计性能指标不同，同时

其抗震设防目标、结构体系等方面也有所差异。因此，对于不同可恢复结构体系

的设计，需要设定不同的性能目标，以及提出相适应的抗震设计方法。 

结合可恢复功能防震结构自身特点，目前，基于位移的设计方法中直接基于

位移的设计方法（DDBD），基于能量的设计方法中基于性能的塑性设计方法

（PBPD）和等效能量设计程序（EEDP），以及基于损伤的设计方法均有在可恢

复功能防震结构设计上的应用。 

Gerard [73]等基于 DDBD 方法进行了一系列偏心支撑框架结构设计，验证了

该方法的适用性与鲁棒性。顾安琪[22]基于 DDBD 方法结合四水准抗震设防目标

对自复位剪力墙结构进行了抗震设计，通过弹塑性时程分析验证了该方法的有效
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性。肖意[74]等提出了自复位支撑-摇摆框架结构体系，并基于 DDBD 方法对其进

行了四水准抗震设计，通过 ABAQUS 数值分析和弹塑性时程分析，验证了所提

出结构体系及其相应抗震设计方法的有效性。Shoeibi[75]等基于 PBPD 方法对连

接柱-框架结构进行设计，考虑结构体系中相互作用的两个系统连接柱与框架结

构分离，分不同阶段实现对该结构体系不同性能目标下的抗震设计。Qiu[76]等基

于 PBPD 方法对带 SMA 支撑的中心支撑框架结构进行设计，考虑 SMA 参数变

异性，实现了结构在不同强度地震作用下满足各自性能目标。Dorian[77]在 PBPD

方法的基础上提出 EEDP 方法，并将其应用于所提出的 BRB-桁架-抗弯矩框架结

构设计中，实现了结构在不同地震强度作用下同步满足不同性能目标的抗震设计。

曲哲[78]以等代结构法为基础，提出了一种基于损伤的抗震设计方法，适用于摇摆

墙-框架结构，强调对其损伤机制的控制，并以算例设计分析说明方法的有效性。 

1.4 主余震序列地震动作用下结构抗震性能研究 

Mahin[79]采用 1972 年 Managua 地震的真实主余震序列地震作用对非线性

单自由度系统进行了非线性动力分析，指出主余震序列地震动作用相比主震单独

作用，提高结构的位移延性需求和耗能需求。 

Amadio[80]以钢框架结构为研究对象，分析其在序列地震动作用下的结构响

应。结果显示，主余震序列地震动作用加大结构的损伤程度。 

薛云勤[81] 一栋五层钢筋混凝土框架结构为研究对象，研究了主余震序列地

震动作用对结构累积损伤的影响，并在构件层面上给出了结构余震作用下累积损

伤的分布规律。研究表明，结构主震作用下损伤状态和余震地震动特性影响余震

作用下的结构累积损伤。 

朱凯铭[82]以带防屈曲支撑的钢框架结构（BRBF）为研究对象，基于概率性

能分析，通过不同组合方式人工构造主余震序列地震动，对比研究了 BRBF 结构

在不同主余震作用下的抗震性能，考虑余震对 BRB 性能需求的影响，给出了供

实际工程参考的建议设计值。  

Guo[83]等以一栋九层钢结构为基准模型，基于中国消能减震设计规范进行了

带黏弹性阻尼器，带黏滞阻尼器以及带屈曲约束支撑（BRB）的三种消能减震结

构的设计，并以倒塌裕度比（CMR）为指标对比分析了不同的消能减震结构在主

余震序列地震动作用下的抗震性能。 

王福明[84]以结构地震最大响应和残余变形为指标，对两个多屈服段结构进

行了多次地震作用下的抗震性能对比分析。研究结果表明，主结构和耗能构件的

塑性变形，增加了结构地震最大响应和残余变形对多次地震的敏感度。 
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黄炜元[34]基于 OpenSEES 对铅黏弹性阻尼减震框架结构（LVDF）进行了主

余震序列地震动作用下的一系列研究，对比分析了 LVDF 结构与传统的 RC 框架

结构的抗震性能和抗倒塌能力，同时研究了 LVDF 结构在主余震序列地震动作用

下的耗能机制，结构显示，该阻尼器的应用降低主体结构中塑性铰的出铰率，减

小较低强度主余震作用带来的结构损伤，提升了结构的抗余震性能。 

Shi[85]等以一种带有形状记忆合金（SMA）支撑系统的钢框架为研究对象，

进行了结构在 484 条人工构造主余震序列地震动作用下的抗倒塌性能分析，与一

栋四层钢结构抗弯矩框架（SMRF）结构进行对比研究，建立了结构概率地震需

求模型，获得了不同主震破坏状态下结构峰值层间位移和残余层间位移为指标的

危险曲线。研究表明，SMA 支撑的应用提高了钢结构的抗震能力，增加了其在

震后功能可修复的优势。 

Qiao[86]等对一栋五层 RC 框架结构 1/5 比例缩尺模型进行了主余震序列地震

动作用下的振动台实验，量化研究了主余震作用对结构性能的不利影响，研究结

果强调，主震作用造成的结构损伤以及余震地震动特性与结构累积损伤密切相关。 

1.5 研究目的与意义 

框架结构体系是一种应用广泛的抗侧力体系，常见于低多层结构中。框架结

构的损伤破坏机制主要分为三种：“梁铰机制”（即“强柱弱梁”机制）、“柱铰机

制”（即“层屈服”机制）和“混合铰机制”。“梁铰机制”是指地震作用下框架

结构通过自身发生塑性变形耗散输入能量，塑性铰出现在结构的梁端和底层柱铰，

框架柱则保持弹性，如图 1.10（a）所示。“柱铰机制”是指地震作用下框架梁保

持完好，塑性铰出现在框架柱柱端，结构变形往往集中而产生层屈服现象，形成

“薄弱层”，如图 1.10（b）所示。“混合铰机制”是指地震作用下，框架梁梁端出

现塑性铰同时允许部分楼层的柱端出现塑性铰，如图 1.10（c）所示。 

    

塑性铰

 

（a）梁铰机制               （b）柱铰机制          （c）混合铰机制 

图 1.10 框架结构主要损伤破坏机制 
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工程实践与震害经验表明“梁铰机制”是一种框架结构的理想损伤破坏机制，

“混合铰机制”则是一种尚可接受的损伤破坏机制，而对于有“薄弱层”出现的

“柱铰机制”框架结构抗震设计中应该避免的一种损伤破坏机制。但是历次震害

表明，在框架结构中避免“柱铰机制”的损伤破坏机制并非易事。1995 年阪神地

震中有大量框架结构出现“薄弱层”破坏[87]，如图 1.11 所示。在我国 2008 年汶

川地震中，也有大量按照规范设计的混凝土框架结构出现“薄弱层”，发生“柱

铰机制”破坏而倒塌[88,89]，如图 1.12 所示。 

 

图 1.11 日本阪神地震神户市政厅结构层屈服破坏[87] 

   

（a）汶川地震中混凝土框架典型破坏模式    （b）汶川地震漩口中学教学楼倒塌 

图 1.12 汶川地震中框架结构层屈服破坏[88,89] 

由前述可知，框架结构的传统设计虽然以实现“梁铰机制“为目标，但其仅

在构件层次上的发挥作用，结构在地震作用下仍容易发生跨层失效，形成薄弱层。

很难改变其不易控制变形模式、难以预测损伤部位的固有特点。黎燕文[90]等提出

的新型双肢摇摆消能柱可用于消能柱-框架结构体系来改善此问题，如图 1.13 所

示。并且其结构简单、施工便捷、体量轻，具备震后功能可恢复性等优点，但其

应用缺乏一体化设计方法。对此本文针对该种消能柱-钢框架结构体系提出相适

应的四水准抗震设计方法。同时，针对主余震序列地震动作用间隔时间短，对结

构的累积损伤可能更严重等问题，进行四水准设计下的消能柱-钢框架结构体系

在主余震序列地震动作用下的抗震性能研究。为进一步完善针对消能柱-钢框架
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结构体系的抗震设计，推进其在实际中的应用提供依据。 

 

图 1.13 框架结构损伤变形与消能柱-框架结构损伤变形对比[4] 

1.6 本文的主要研究工作 

针对消能柱-钢框架结构缺乏基于韧性的抗震设计方法以及主余震序列地震

动作用下结构损伤累积等问题，本文进行了如下的研究工作： 

（1）梳理了基于性能的塑性抗震设计方法，重点对改进的 PBPD 抗震设计

方法其设计原理、设计流程等进行研究，介绍了四水准抗震设计概念与目标，将

四水准设计目标与改进的 PBPD 抗震设计方法相结合，形成适用于可恢复功能结

构的四水准抗震设计方法，为四水准目标下消能柱-钢框架结构抗震设计提供理

论基础。 

（2）针对目前传统规范下设计的框架结构在强震作用下层间变形不均匀易

形成薄弱层，消能柱-钢框架结构缺乏四水准目标下一体化抗震设计方法等问题，

基于四水准改进 PBPD 方法，结合以层间位移集中系数 DCF 为控制目标的消能

柱刚度初步设计，提出针对消能柱-钢框架结构基于性能的四水准抗震设计方法。 

（3）为验证四水准抗震设防下消能柱-钢框架结构设计方法的有效性，以一

个 8 层的消能柱-钢框架结构为设计算例，基于 OpenSEES 建立了数值模型对其

进行抗震性能分析，并与传统规范下三水准目标设计的纯框架结构进行了抗震性

能对比。 

（4）主余震序列地震作用会增大结构的位移延性需求，加剧对结构的损伤。

为推进消能柱-钢框架结构这一可恢复功能结构的实际抗震设计应用，采用重复

构造法进行人工主余震序列地震动构造，基于增量动力分析方法进行了消能柱-

钢框架结构的主余震抗震性能研究，并以倒塌冗余系数 CMR 为指标，与传统规

范下三水准设防目标设计的纯框架结构进行抗震韧性对比。 
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第 2 章 基于性能的塑性抗震设计方法 

2.1 引言 

现阶段，传统的结构抗震设计通常是首先对其进行弹性分析，同时一定程度

上以一种间接的方式考虑其塑性行为。在国内的抗震设计实践中，通常根据《建

筑抗震设计规范》[5]中的反应谱法或基底剪力法确定结构设计基底剪力，通过对

结构的弹性分析得到各楼层的侧移，结构的非弹性变形由弹性分析所得的侧移乘

以相关的放大系数予以考虑。然而，在罕遇地震作用下，该方式可能无法准确的

反应结构真实的变形，所设计的结构可能发生较大的塑性变形和无法预期的非理

想破坏[91]。 

基于性能的塑性抗震设计方法是一种预先确定设计结构目标位移和结构地

震作用下耗能部件及耗散能量再进行结构设计的塑性抗震设计方法。本章主要梳

理了基于性能的塑性抗震设计方法，结合四水准抗震设计概念与目标，提出适用

于可恢复功能结构的四水准抗震设计方法，为四水准目标下消能柱-钢框架结构

抗震设计提供理论基础。 

2.2 传统的基于性能的塑性设计方法 

传统的基于性能的塑性设计(performance-based plastic design，PBPD)方法是

以预先选定的目标位移和屈服机制作为关键性能目标，利用能量平衡的原理进行

抗震设计的[92]。其中，给定地震作用下的设计基底剪力通过能量平衡方程进行计

算获得。同时，采用合理的侧向力分布方式确定各楼层的侧向力分布。最后，通

过塑性设计确定结构构件及节点连接，以达到预期的性能目标。 

2.2.1 设计屈服机制 

在基于性能的塑性设计方法中，屈服机制作为一个重要的部分，在设计最初

已经被预设。Chao 和 Goel 提出的屈服机制，非弹性变形均限定发生在指定的屈

服构件上[93]。其中，框架结构体系的屈服机制如图 2.1 所示。 
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图 2.1 框架结构体系屈服机制 

2.2.2 能量平衡原理 

该方法假定使多自由度结构系统单调加载至目标位移所作的功与等效单自

由度结构系统达到相同状态所需的能量相等，能量平衡概念如图 2.2 所示。 

基底剪力V

侧移

yV

euV

eu uy

21

2
vMS

21
( )
2

vMS

 

图 2.2 能量平衡原理 

假定结构是理想弹塑性体系，考虑能量修正系数，能量平衡方程可表示为： 

 2 21 1
( ) ( )
2 2 2

a
e p v

S T
E E E MS M  


       (2.1) 

式中： eE 和
pE 分别为结构达到目标位移所需的弹性能量和塑性能量； 

 为能量修正系数； 

M 为结构体系的总质量； 

T 为结构基本自振周期； 

vS 为设计速度谱； 

aS 为第一周期对应加速度谱； 

g 为重力加速度。 
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根据能量平衡原则，即图 2.2 中内、外功面积相等，式(2.1)可改写成： 

 
1 1

(2 )
2 2

eu eu y u yV V      (2.2) 

又 / /eu y eu yV V    ，式(2.2)可简化为： 

 
(2 )u yeu

y eu


 


 

 (2.3) 

又 ,eu y u s yR       ，代入式(2.3)可得，能量修正系数 表示如下： 

 
2

2 1s

R





  (2.4) 

式中： s 为延性系数； 

R
为延性折减系数。 

Lee[94]等给出了延性折减系数R 、能量修正系数 、延性系数 s 和等效弹塑

性单自由度体系的周期T 之间的关系，如图 2.3 所示： 

 

图 2.3 延性折减系数R 、能量修正系数 、延性系数 s 、和周期T 的关系图[94] 

2.2.3 设计基底剪力 

对于结构的等效单自由度体系，弹性能量 eE 可表示为： 

 21
( )

2 2

y

e

VT
E M g

W
    (2.5) 

式中：
yV 为结构设计基底剪力； 

W 为结构体系的总重量。 

对于选定的目标位移和屈服机制，塑性能量
pE 可表示为： 

 
1

( )
N

p y i i p

i

E V C h 


   (2.6) 
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式中： iC 为第 i层侧向力分布系数； 

ih 为第 i层计算高度； 

p 为目标塑性位移角，
p u y    。 

将式(2.5)代入式(2.1)中，可得到塑性能量
pE 为： 

 

222

28

ya
p

VSWT g
E

g W




   
    

     

 (2.7) 

由式(2.6)和式(2.7)联立可得： 

 

2 22

2
1

8
( ) 0

N
y y p a

i i

i

V V S
C h

W W T g g

 




    
       

      
  (2.8) 

由式(2.8)可得到设计基底剪力系数 /yV W 为： 

 

2 24 ( / )

2

y a
V S g

W

    
  (2.9) 

式中：为无量纲参数，取值与结构周期、侧向力分布和目标塑性位移角有

关。无量纲参数的表达式为： 

 

2

2
1

8
( )

N
p

i i

i

C h
T g

 




   (2.10) 

2.2.4 侧向力分布方式 

当前，我国规范采用的基于多自由度结构体系弹性分析所得的楼层剪力分布

方式，在结构遭受罕遇地震时，无法准确反映结构的受力和非弹性变形，并且该

分布方式不能充分考虑结构高阶模态的影响。而选择合理的、符合实际的侧向力

分布方式，是基于性能的塑性设计方法中最重要的步骤之一。Chao[95]提出了一种

充分考虑结构非线性的侧向力分布方式，采用该种侧向力分布方式进行设计的钢

框架结构具有以下优点：（1）结构在罕遇地震作用下产生的层间位移角更均匀；

（2）结构“强柱弱梁”等抗震设防理念更容易实现；（3）考虑高层框架结构的

高阶模态的影响。 

楼层剪力系数 i 与结构各层剪力及顶层剪力之间的关系表达如下式： 

 

0.20.75

1

T
n

j j

ji
i

n n n

W h
V

V W h






 
 
  
 
 
 


 (2.11) 
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式中： iV 和 nV 分别为第 i层和顶部的楼层剪力； 

      
jW 和 nW 分别为第 j 层和顶层的结构总重量； 

jh 和 nh 分别为第 j 层和顶层距离地面的高度； 

由式(2.11)可得各层剪力与设计基底剪力的关系如下式： 

 

0.20.75

1

T
n

j j

j i

i yn

j j

j

W h

V V

W h







 
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 
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 




 (2.12) 
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 
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 (2.13) 

由此可得到各层侧向分布力如下式： 
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


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 (2.14) 
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
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 
 
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 (2.15) 

式(2.14)和式(2.15)中： iF 和 nF 分别为第 i层和顶层的侧向分布力； 

1i  是第 1i  层的楼层剪力系数，当 i n 时， 1 0i   。 

2.3 等效能量设计程序（EEDP） 

针对耗能系统与结构重力系统分离的双系统结构体系，为了实现结构在不同

水平地震动强度下达到不同的性能目标，在传统的基于性能的塑性设计方法基础

上，Yang[96]等利用能量平衡原理和塑性分析，提出了等效能量设计程序

(equivalent energy design procedure,EEDP)。传统的 PBPD 方法和 EEDP 方法中，

结构的力-变形曲线和性能目标对应关系如图 2.4 所示。 
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V

RDR

IO RR or CP

耗能系统屈服

V

RDR

IO RR CP

初级系统

屈服

二级系统

屈服

 

（a）PBPD 方法                         （b）EEDP 方法 

图 2.4 结构的力-变形曲线和性能目标对应关系[96] 

2.3.1 地震危险等级与抗震性能目标 

EEDP 方法的能量平衡概念如图 2.5 所示，其中定义了三个不同的性能目标

与目标地震危险等级有关，EEDP 的设计目的是在三个选定的地震危险等级上实

现这三个性能目标。 

基底剪力F

RDR

aF S m 

y p u e

/dS H 

yF
pF

eF
ELSDOF

ENLSDOF

SLE(IO)

DBE(RR)

MCE(CP)
Ea

Es+Eh

 

图 2.5 EEDP 方法能量平衡原理[96] 

图中三个地震危险等级分别为服务水准地震(service-level earthquake,SLE)、

设计基准地震(design-based earthquake,DBE)和最大可信地震(maximum credible 

earthquake,MCE)，三个抗震性能目标分别为立即占用(immediate occupancy,IO)、

快速修复(rapid return,RR)和防止倒塌(collapse prevention,CP)。SLE 等级下，结构

处于立即投入使用状态，对应的设计性能目标为 IO，即结构在震后保持弹性，

不需要修复；DBE 等级下，结构对应的设计性能目标为 RR，耗能构件被设计为
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结构的“保险丝”用于耗散地震能量，可以被快速修复或者更换，剩余的主结构

通过能力需求设计原则保持弹性，即结构在震后立即或短期内恢复功能；MCE 等

级下，结构对应的设计性能目标为 CP，即结构在震后均进入屈服耗能阶段防止

结构倒塌。 

2.3.2 能量平衡原理及设计基底剪力 

当地震动强度从 SLE 等级增加到 DBE 等级时,等效线性单自由度系统

(equivalent linear single degree-of-freedom,ELSDOF)和等效非线性单自由度系统

(equivalent nonlinear single degree-of-freedom,ENLSDOF)的预期性能如图 2.6 所

示。 

基底剪力F

RDR

aF S m 

y p

/dS H 

yF

pF
ELSDOF

ENLSDOF

SLE(IO)

DBE(RR)

MCE(CP)
ΔE1

ΔENM1

DBEF

DBE
 

图 2.6 地震危险等级 DBE 等级下的预期性能目标 RR[96] 

将地震输入 ELSDOF 系统的能量增量定义为 1EE ，由图 2.6 可得其表达式

为： 

 0
1 [( ) ( ) ][( ) ( ) ]

2
E a DBE a SLE d DBE d SLE

mC
E S S S S     (2.16) 

式中： ( )a SLES 和 ( )a DBES 分别为 ELSDOF 系统在 SLE 等级和 DBE 等级下的

谱加速度； 

( )d SLES 和 ( )d DBES 分别为 ELSDOF 系统在 SLE 等级和 DBE 等级下的谱位移； 

0C 为谱位移修正系数，取值可参考 ASCE/SEI 41-06[8]； 

m 为结构总质量。 

从 SLE 等级单调推覆加载至 DBE 等级时 ENLSDOF 系统的能量增量定义为

1NME ，由图 2.6 可得其表达式为： 

 1 [( ) ( ) ]( )
2

NM a p a y p y

mH
E S S       (2.17) 

式中： ( )a yS 和 ( )a pS 分别为 ENLSDOF 系统在
y 和

p 处的谱加速度； 
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y 为 ENLSDOF 系统屈服顶点位移角，
0 ( ) /y SLE d SLEC S H     ； 

p 为 ENLSDOF 系统塑性顶点位移角； 

H 为结构的高度。 

将地震输入ENLSDOF系统的能量增量定义为 1NDE ，引入能量修正系数 a ，

由能量平衡原理可得下式： 

 1 1 1E ND a NME E E      (2.18) 

将式(2.17)代入式(2.18)，简化可得： 

 12

( )

E
p y

a p y

E
F F

H  


 


 (2.19) 

式中：
yF 为 ENLSDOF 系统屈服基底剪力； 

pF 为 ENLSDOF 系统塑性基底剪力。 

当地震动强度从 DBE 等级增加到 MCE 等级时 ELSDOF 系统和 ENLSDOF

系统的预期性能如图 2.7 所示。 

基底剪力F

RDR

aF S m 

y p u MCE

/dS H 

yF

pF

MCEF
ELSDOF

ENLSDOF

SLE(IO)

DBE(RR)

MCE(CP)
ΔE2

ΔENM2

DBEF

DBE
  

图 2.7 地震危险等级 MCE 等级下的预期性能目标 CP[96] 

将地震输入 ELSDOF 系统的能量增量定义为 2EE ，由图 2.7 可得其表达式

为： 

 0
2 [( ) ( ) ][( ) ( ) ]

2
E a MCE a DBE d MCE d DBE

mC
E S S S S     (2.20) 

式中： ( )a MCES 为 ELSDOF 系统在 MCE 等级下的伪谱加速度； 

( )d MCES 为 ELSDOF 系统在 MCE 等级下的谱位移。 

从 DBE 等级单调推覆加载至 MCE 等级时 ENLSDOF 系统的能量增量定义

为 2NME ，由图 2.7 可得其表达式为： 

 
2 ( ) ( ) ( )NM a p u p p u pE m S H F H         (2.21) 
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式中： u 为 ENLSDOF 系统极限顶点位移角。 

将地震输入ENLSDOF系统的能量增量定义为 2NDE ，引入能量修正系数 b ，

由能量平衡原理可得下式： 

 2 2 2E ND b NME E E      (2.22) 

将式(2.22)代入式(2.21)，简化可得： 

 1E
u p

b p

E

F H
 




   (2.23) 

2.3.3 设计基底剪力分配及侧向力分布 

一个双系统结构体系通常其耗能系统为初级系统，主体结构为二级系统，初

级系统被设计先于二级系统进入屈服阶段。EEDP 方法中，设计整体基底剪力需

要在两个子系统之间分配，各系统预设的设计基底剪力-变形响应关系如图 2.8

所示。 

基底剪力F

RDR

a
F S m 

y p u

/
d

S H 

yF

p
F

PRF

SEF

,SE yF

整体系统

初级系统

二级系统

基底剪力F

RDR

a
F S m 

y p u

/
d

S H 

yF

pF

PRF
SEF

,SE yF

整体系统

初级系统

二级系统

 

（a） PR SEF F                       （b） PR SEF F  

图 2.8 EEDP 方法中设计基底剪力在各级系统间的分配[96] 

由图 2.8 可知，对于预设的
y ，初级系统和二级系统的屈服基底剪力满足下

式： 

 
,PR y SE yF F F   (2.24) 

式中： PRF 为初级系统的结构屈服基底剪力； 

,SE yF 为二级系统在
y 处结构基底剪力。 

定义系数 /p p y   ，则二级系统的结构屈服基底剪力表达如下式： 

 
,SE p SE yF F  (2.25) 
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式中： SEF 为二级系统的结构屈服基底剪力。 

由图 2.8 可知，在预设的
p 处，初级系统和二级系统的平衡关系满足下式： 

 
p PR SEF F F   (2.26) 

定义系数 /p yF F  ，将式(2.24)和式(2.25)代入式(2.26)，化简整理得下式： 

 
( )

( 1)

p

PR y

p

F F
 







 (2.27) 

 
( 1)

( 1)
SE y p

p

F F









 (2.28) 

一旦确定了初级系统和二级系统的结构屈服承载力及变形，即可根据选择的

各系统屈服机制，对相关屈服耗能构件进行设计。与传统的基于性能的塑性设计

方法类似，对于一个多自由度系统，由式(2.27)和式(2.28)得到的结构设计基底剪

力需要沿结构高度进行合理分布。同样采用 Chao[95]提出的侧向力分布方式，则

初级系统和二级系统中各楼层的侧向分布力表达如下式： 

 
,PR i i PRF C F   (2.29) 

 
,SE i i SEF C F  (2.30) 

式中：
,PR iF 和

,SE iF 分别为初级系统和二级系统的各楼层剪力； 

侧向力分布系数

0.20.75

1

1

( )

T

n n
i i i n

j j

j

W h
C

W h

 







 
 
  
 
 
 


，其中
jW , nW ,

jh 和 nh 同 2.2.4节； 

楼层剪力系数

0.20.75T
n

j j

j i

i

n n

W h

W h






 
 
 
 
 
 


，当 i n 时， 1 0i   。 

2.3.4 能量修正系数 a 和 b  

在 EEDP 方法中，结构被设计成在不同水平地震动强度下实现不同的性能目

标，根据能量平衡原理，由 2.3.1 节可知，结构满足 EEDP 设计需要确定两个能

量修正系数 a 和 b 。其中，当地震动强度从 SLE 等级增加到 DBE 等级时，用 a

来修正能量；当地震动强度从 DBE 等级增加到 MCE 等级时，用 b 来修正能量。 

Yang[96]等基于大量的非线性动力时程分析，对能量修正系数 a 和 b 进行了

量化研究。用于研究的地震动选自 PEER 地震动数据库(2011)，根据设计场地条
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件，对应选取了 10 次不同地震的 20 条地震动。设计目标谱采用文献中[97][7]的

三个等级，即：MCE 等级对应于设计基准期 50 年超越概率 2%的地震动，DBE

等级对应于设计基准期 50 年超越概率 10%的地震动，SLE 等级对应于设计基准

期 50 年超越概率 87%的地震动。 

对于预设的
p ，当 a 的值不同时，结构设计双线性屈服行为也不同。对应

于不同的 a 的取值，结构的双线性屈服行为如图 2.9 所示，其中， max( )a 对应于

理想弹塑性行为， min( )a 对应于理想线弹性行为。 

基底剪力F

RDR

aF S m 

y p

/dS H 

yF
pF SLE(IO)

DBE(RR)

MCE(CP)

DBEF

DBE

 
mina



 
maxa


   

min maxa aa  

,maxpF

 

图 2.9 
p 处不同 a 取值下结构双线性屈服行为[96] 

结构自振周期T 不同，预设不同的
p 时，对应的 a 的值也不同。调节地震动

强度从 SLE 等级增加到 DBE 等级，对T 、
p 不同的结构进行大量的非线性动力

时程分析，能量修正系数 a 的定量取值表达如下式[96]： 

 

1.25 0.5

1.85 0.6 0.8

2.40 0.9 1.1

1.57 6.22 1.2 3.0

a

p

T s

s T s

s T s

s T s








 
 

 
   

,                

,           

,           

,  

 (2.31) 

调节地震动强度从 DBE 等级增加到 MCE 等级，对T 、
p 不同的结构进行

大量的非线性动力时程分析可得到对应的 u ，结合式(2.23)可计算得到能量修正

系数 b 的定量取值表达如下式[96]： 

 

1.15 0.5

2.10 0.6 0.8

3.60 0.9 1.1

2.4 9.59 1.2 3.0

b

p

T s

s T s

s T s

s T s








 
 

 
   

,                

,           

,           

,   

 (2.32) 
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2.4 四水准改进 PBPD 方法 

对于具有更高抗震性能的可恢复功能结构体系，为对其实现性能化设计，四

水准抗震设计理念以及与之对应的抗震设防目标被提出。在四水准抗震设计中，

抗震设防目标由传统的“小震不坏、中震可修复、大震不倒塌”的三水准设防目

标，转向适用于可恢复功能结构体系的“小震完好、中震不坏、大震可更换或可

修复、巨震不倒塌”的四水准设防目标。 

考虑主-次结构体系中，结构二级系统屈服后结构体系仍然有残余刚度，

Zhai[98]在 EEDP 方法的基础上提出将多自由度结构的力-变形关系简化为具有屈

服后刚度比Ⅰ和Ⅱ的三线性模型，结合四水准抗震设计理念和抗震性能目标，

结构力-变形曲线和性能目标对应关系如图 2.10 所示。 

V

RDR

完全可使用

基本可使用

修复/更换

后可使用
生命安全

初级系统

屈服

二级系统

屈服

Ⅰ

Ⅱ

 

图 2.10 四水准改进 PBPD 方法的结构力-变形曲线和性能目标对应关系 

2.4.1 四水准地震动与抗震性能目标 

四水准改进 PBPD 方法设计目的是在四水准地震动下实现对应的抗震性能

目标。采用与第五代《中国地震动参数区划图》相适应[99]的四水准地震动，即：

第一水准对应于设计基准期 50 年超越概率 63%的地震动，第二水准对应于设计

基准期 50 年超越概率 10%的地震动，第三水准对应于设计基准期 50 年超越概

率 2%的地震动，第四水准对应于设计基准期 50 年超越概率 0.01%的地震动[22]。

第一水准下，结构震后保持弹性，不需要修复，处于完全可使用状态；第二水准

下，结构震后基本保持弹性，主体结构不需要修复，处于基本可使用状态；第三

水准下，结构震后无需修复，耗能构件更换后可使用，或结构有一定损伤，但修

复后可使用；第四水准下，结构震后一定程度上损伤破坏，但未发生倒塌，保证
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人员生命安全。 

四水准抗震设计具体对应设计参数及抗震性能目标如表 2-1 至表 2-2 表 

2-3 所示。 

表 2-1 四水准地震动水平地震影响系数最大值 max [22] 

 

注：第一水准、第二水准、第三水准数值取自 GB50011-2010《建筑抗震设计规范》，第四水

准数值取自隔震规范（征求意见稿）[100]。 

表 2-2 四水准地震动地震加速度时程的加速度最大值 maxa [22] 

 

注：表中数据单位为 cm/s2。第一水准、第三水准数值取自 GB50011-2010《建筑抗震设计规

范》，第二水准、第四水准数值根据隔震规范（征求意见稿）[100]中的地震系数 k ，由公式

maxa k g  ( g 取 9.8m/s2)计算得到。 

表 2-3 四水准抗震性能目标[22] 

 

抗震性能水准分级 6 度 7 度 8 度 9 度 

第一水准 

（多遇地震动） 
0.04 0.08(0.12) 0.16(0.24) 0.32 

第二水准 

（设计地震动） 
0.12 0.23(0.34) 0.45(0.68) 0.90 

第三水准 

（罕遇地震动） 
0.28 0.50(0.72) 0.90(1.20) 1.40 

第四水准 

（极罕遇地震动） 
0.36 0.70(1.00) 1.35(2.00) 2.70 

 

抗震性能水准分级 6 度 7 度 8 度 9 度 

第一水准 

（多遇地震动） 
18 35(55) 70(110) 140 

第二水准 

（设计地震动） 
49 98(147) 196(294) 392 

第三水准 

（罕遇地震动） 
125 220(310) 400(510) 620 

第四水准 

（极罕遇地震动） 
147 294(441) 588(882) 1176 

 

结构体系 第一水准 第二水准 第三水准 第四水准 

传统防倒塌结构 完全可使用 修复后可使用 生命安全 — 

可恢复功能结构 完全可使用 基本可使用 
更换后使用/ 

修复后使用 
生命安全 
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2.4.2 能量平衡原理及设计基底剪力 

与传统 PBPD 方法类似，四水准改进 PBPD 方法同样假定使多自由度结构系

统单调加载至目标位移所作的功与等效单自由度结构系统达到相同状态所需的

能量相等，能量平衡概念如图 2.11 所示，横轴为结构顶点位移角(roof drift 

ratio,RDR)，纵轴为基底剪力。 

 

图 2.11 四水准改进 PBPD 方法能量平衡原理 

对于第一水准地震动，地震输入等效单自由度系统的能量 iE 可表达为下式： 

 

2

11

2 2

a
i

S TW
E

g 

 
  

 
 (2.33) 

式中：W 为结构体系的总质量； 

T 为结构基本自振周期； 

1aS 为第一水准地震动激励对应的第一模态谱加速度； 

g 为重力加速度。 

Akiyama[69]和 Qiu[101]通过将多自由度体系简化为等效单自由度体系来估算

多自由度体系的弹性应变能。根据能量平衡原理，弹性应变能等于外力所做的功。

由图 2.11可知，对于选定目标位移，多自由度系统的弹性能量 eE 可表达为下式： 

 
1 1

1 1
( )( ) ( )

2 2

n n

e i y i y y y i i

i i

E CV h V C h 
 

    (2.34) 

式中：
yV 为多自由度系统屈服基底剪力； 

y 为结构屈服顶点位移角，即结构顶部屈服位移
y 与总高度H 之比； 

ih 为第 i层距离地面的计算高度； 

iC 为侧向力分布系数，同 2.2.4 节和 2.3.3 节描述。 
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假定结构是理想弹塑性体系，由图 2.11 可知，根据能量平衡原理可得： 

 e iE E  (2.35) 

将式(2.33)、(2.34)代入式(2.35)，化简可得： 

 

2

1

1

( )
2

n
a

y y i i

i

S TW
V C h

g


 

  
    

   
  (2.36) 

对于第三水准地震动，地震输入等效单自由度系统的能量 iE 可表达为下式： 

 

2
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2 2

a
i

S TW
E

g 

 
  

 
 (2.37) 

式中： 3aS 为第三水准地震动激励对应的第一模态谱加速度。 

由图 2.11 可知，多自由度系统的弹性能量 eE 可表达为下式： 

 

2

11

2 2

a
e

S TW
E

g 

 
  

 
 (2.38) 

从第一水准单调推覆加载至第三水准时，多自由度系统塑性能量
1pE 表达为： 

 
1 1 1

1 1

1 1
( )( ) ( ) ( )

2 2

n n

p i y i p i p y p p i i

i i

E CV CV h V V C h 
 

      (2.39) 

式中：
pV 为多自由度系统塑性基底剪力； 

1p 为第三水准激励对应的结构顶点位移角变化量，
1p d y    ； 

d 为结构塑性顶点位移角，由设计者根据第三水准性能目标确定。 

假定结构是理想弹塑性体系，引入能量修正系数 a ，由能量平衡原理可得： 

 
1e p a iE E E   (2.40) 

将式(2.36)—(2.39)代入式(2.40)，化简可得： 
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3 1 1
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  (2.41) 

对于第四水准地震动，地震输入等效单自由度系统的能量 iE 可表达为下式： 
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式中： 4aS 为第四水准地震动激励对应的第一模态谱加速度。 

从第三水准单调推覆加载至第四水准时，多自由度系统塑性能量
2pE 表达为： 

 2

2 2 2

1 1
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p p p i i p i i
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V
E V C h C h  
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式中：
2p 为第四水准激励对应的结构顶点位移角变化量，

2p u d    ； 

u 为结构极限顶点位移角； 

Ⅱ为第四水准激励对应的结构屈服后刚度比，具体见图 2.10 所示。 

假定结构是理想弹塑性体系，引入能量修正系数 b ，由能量平衡原理可得： 

 
1 2e p p b iE E E E    (2.44) 

将式(2.38)—(2.40)、(2.42)—(2.43)代入式(2.44)，简化可得： 
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 (2.45) 
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其中，
2

2 2

4 3( )
2

b a a a

W T
S S

g
  



 
  

 
。 

对于高层建筑设计，必要时需要考虑结构 P-Delta 效应。在现行的抗震设计

规范中，如 ASCE 7-10[102]，通过稳定系数和附加基底剪力来考虑结构 P-Delta 效

应。为提高设计经济高效性及准确性，Shoeibi[103]将修正稳定系数 iSC 定义为： 

 

,

, ,

n n

y i j j

j i j i

i y

y i i y i

P P

SC
V h V


 



  

 
 (2.47) 

式中：
jP 代表第 j 层的重力荷载； 

,y i 代表第 i层层间屈服位移； 

,y iV 代表第 i层屈服层间剪力。 

当 iSC 小于 10%时，结构 P-Delta 效应可以忽略。否则结构设计基底剪力应

加上附加基底剪力 aV ，其中 aV 计算如下式： 

 
1

n

a y ii
V P


   (2.48) 

2.4.3 设计基底剪力分配及侧向力分布 

与 EEDP 方法类似，在四水准改进 PBPD 方法中，结构的主要耗能系统为初

级系统，主体结构为二级系统，且初级系统被设计先于二级系统进入屈服阶段。

在该方法中，整个系统、初级系统和二级系统的设计基底剪力-变形响应关系如

图 2.12 所示。 
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图 2.12 四水准改进 PBPD 方法中设计基底剪力在各级系统间的分配 

由图 2.12 可知，初级、二级系统基底剪力之和等于整个系统基底剪力总和，

根据此平衡条件可得在
y 处满足下式： 

 
, ,y PR SE y yV V V   (2.49) 

式中：
yV 为整个系统的结构屈服基底剪力； 

,y PRV 为初级系统的结构屈服基底剪力； 

,SE yV 为二级系统在
y 处结构基底剪力。 

同样地，根据力的平衡条件，在 d 处满足下式： 

 
, ,PR d y SE pV V V   (2.50) 

式中：
pV 为整个系统的结构塑性基底剪力； 

,y SEV 为二级系统的结构屈服基底剪力； 

,PR dV 为初级系统在 d 处结构基底剪力。 

由图 2.12 可得，对于初级系统，结构基底剪力满足下式关系： 

 
,

, 1 ,( )
y PR

y PR d y PR d

y

V
V V  


      (2.51) 

式中： 1 为初级系统的结构屈服后刚度比。 

由图 2.12 可得，对于二级系统，结构基底剪力满足下式关系： 

 
, ,SE y y SE

y d

V V

 
  (2.52) 

定义延性系数 /d d y   ，则将式(2.51)、(2.52)代入式(2.49)、(2.50)，化简

可得： 
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 (2.53) 
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定义二级系统的结构屈服后刚度比为 2 ，则其与初级系统的结构屈服后刚

度比 1 ，第四水准激励对应的结构屈服后刚度比Ⅱ满足下式关系： 

 
, ,

1 2

y PR y SE y

y d y

V V V
  

  
  Ⅱ  (2.55) 

其中，当初级系统和二级系统使用相同的材料和元件时，有 1 2    Ⅱ。 

同样地，在确定了初级系统和二级系统的结构屈服承载力及变形后，即可根

据各系统的屈服机制，对相关屈服耗能构件进行设计。与传统 PBPD 类似，对于

一个多自由度系统，由式(2.53)和式(2.54)得到的结构设计基底剪力需要沿结构高

度进行合理分布。同样采用 Chao[95]提出的侧向力分布方式，则初级系统和二级

系统中各楼层的侧向分布力表达如下式： 

 
, ,PR i i y PRF CV  (2.56) 

 
, ,SE i i y SEF CV  (2.57) 

式中：
,PR iF 和

,SE iF 分别为初级系统和二级系统的各楼层剪力； 

iC 为侧向力分布系数，同 2.2.4 节和 2.3.3 节描述。 

2.4.4 能量修正系数 a 和 b  

与 EEDP 方法类似，由 2.4.2 节可知，结构满足四水准改进 PBPD 设计需要

确定两个能量修正系数 a 和 b 。其中，当地震动强度从第一水准增加到第三水准

时，用 a 来修正能量；当地震动强度从第三水准增加到第四水准时，用 b 来修正

能量。同样地，该方法通过大量的多自由度系统非线性动力时程分析，对能量修

正系数 a 和 b 进行量化研究[98]。 

为了确定能量修正系数，需要建立结构多自由度层间剪切模型。Miranda[104]

和Xiong[105]采用均匀质量和刚度的假定分布来估计多层和高层建筑的动力响应，

得到了理想的结果。因此，本节采用均匀质量和刚度分布来建立层间剪切模型。

假设每层的质量为m ，刚度为 k ，则质量矩阵M 和刚度矩阵K 可以表达为下式： 

 1 2( , , , ) (1,1, ,1)nM diag m m m m diag    (2.58) 
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(2.59) 

将式(2.58)、(2.59)代入方程 2(2 / ) 0K T M   ，已知m 可求解对应 k ，即

可建立结构多自由度层间剪切模型。 

由图 2.11 可知，第三水准激励对应的结构屈服后刚度比Ⅰ，延性系数 d 以

及能量修正系数 a 满足下式关系： 
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2 2

1

1 2
1

1 ( 1) 1

pp y y a a a

d y y y d d a d

VV V V S S

V S
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Ⅰ  (2.60) 
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1
a d a a a
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Ⅰ  (2.61) 

确定能量修正系数 a 的具体步骤如下： 

（1） 首先建立结构的弹性层间剪切模型，并对模型进行第一水准地震动下的弹

性动力时程分析，确定各层的屈服层间剪力，屈服位移和第一水准地震动

下结构顶点位移角 RDR
,1r ； 

（2） 选取Ⅰ建立结构的双线性层间剪切模型，其中结构第 i层的力—位移关系

如图 2.13 所示，并对模型进行第三水准地震动下的非线性动力时程分析，

确定第三水准地震动下结构顶点位移角 RDR
,3r ； 

（3） 将（1）、（2）结果代入计算式
,3 ,1/d r r   得到 d ，再代入式(2.61)计算得

到对应的 a ； 

（4） 选取不同的Ⅰ，重复步骤（2）、（3），得到关于 d Ⅰ 和 a Ⅰ 的关系曲

线； 

（5） 对于不同的结构，根据结构周期T 和层数 n的不同，重复步骤（1）—（4），

得到不同T 和 n对应的 d Ⅰ 和 a Ⅰ 的关系曲线。 

V

Δ,y i

,y iV

KⅠ

K

 

图 2.13 双线性层间剪切模型中结构第 i 层的力-位移关系曲线 
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确定能量修正系数 a 的流程描述如图 2.14 所示： 

开始

结构参数
n,m,T

选择侧向刚度
分布模式

确定刚度ki

建立结构弹性
层间剪切模型

第一水准地震作用
弹性时程分析

地震动

确定屈服力Fy,i

确定屈服位移

Δy,i

确定结构顶点

位移RDRθr,1

建立双线性层
间剪切模型

不同的αⅠ

通过非线性时程分析确

定结构顶点位移RDRθr,3

确定μd

计算确定γa

αⅠ、μd、γa关系
曲线（均值）

第三水准地震作用

选取μd

α0、γa

选
择
不
同

的
T和

n

 

图 2.14 确定能量修正系数 a 流程图 

确定能量修正系数 b 的具体步骤如下： 

（1） 基于前述确定 a 的步骤，选取小于Ⅰ的参数Ⅱ建立结构的三线型层间剪

切模型，其中结构第 i层的力—位移关系如图 2.15 所示，并对模型进行第

四水准地震动下的非线性动力时程分析，确定第四水准地震动下结构顶点

位移角 RDR
,4r ； 

（2） 将基于前述弹性和双线性分析模型得到的 RDR
,1r 、RDR

,3r 和对应基底

剪力以及步骤（1）中的 RDR
,4r 代入式(2.45)计算得到对应的 b ； 

（3） 选取不同的Ⅰ，重复步骤（1）和（2），得到关于 b Ⅰ 的关系曲线； 

（4） 选取不同的Ⅱ，对于不同的结构，根据结构周期T 和层数 n的不同，重复

步骤（1）—（3），得到不同T 、 n和Ⅱ对应的 b   Ⅰ Ⅱ的关系曲线。 
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图 2.15 三线性层间剪切模型中结构第 i 层的力-位移关系曲线 

确定能量修正系数 b 的流程描述如图 2.16 所示： 

开始

结构参数
n,m,T

选择αⅡ

建立三线性层
间剪切模型
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择
不
同
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和

α
Ⅱ
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图 2.16 确定能量修正系数 b 流程图 
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2.4.5 四水准改进 PBPD 方法实施流程 

在四水准改进 PBPD 方法中，将结构整体的设计基底剪力按照 2.4.3 节所述

方式分布到初级和二级系统后，即可进行结构中屈服耗能构件的弹塑性设计和非

屈服构件的承载力设计，最终实现结构的四水准设防目标抗震设计，具体的步骤

如下： 

（1） 指定结构参数，包括楼层数量 n、楼层层高
jh 以及楼层质量 iW 。选择

结构可更换消能构件的类型，确定初级系统和二级系统的屈服后刚度

比 1 和 2 。如果各系统屈服耗能构件所用材料相同，则有 1 2  。 

（2） 根据结构参数，由抗震规范或等效弹性位移谱法估算结构基本周期T 。 

（3） 根据第一水准性能目标对应选择第一水准地震动和目标屈服顶点位

移角 RDR
y 。选择考虑高阶模态的侧向力分布方式，计算侧向力分

布系数 iC 和楼层剪力系数 i 。根据式(2.36)计算得到结构屈服基底剪

力
yV 。 

（4） 根据第三水准性能目标对应选择第三水准地震动和目标塑性顶点位

移角 RDR d 。根据计算式
1p d y    和 /d d y   得到

1p 和 d 。通

过 2.4.4 节描述方法确定能量修正系数 a 。根据式(2.41)计算得到结

构塑性基底剪力
pV 。 

（5） 根据式(2.47)验算稳定系数 iSC ，必要时应考虑结构 P-Delta 效应，根

据式(2.48)计算附加基底剪力。 

（6） 将结构设计基底剪力在初级系统和二级系统上进行分配，根据式(2.53)

和式(2.54)计算初级系统和二级系统的结构屈服基底剪力
,y PRV 和

,y SEV 。 

（7） 根据式(2.55)计算屈服后刚度比Ⅱ，通过 2.4.4 节描述方法确定能量

修正系数 b 。根据式(2.45)计算第四水准地震动下结构极限顶点位移

角 RDR u 。 

（8） 根据式(2.56)和式(2.57)计算初级系统和二级系统中各层楼层剪力，再

进行构件设计。可根据现行设计规范对屈服耗能构件进行塑性设计，

对非屈服构件进行满足能力设计原则的承载力设计以保持弹性。 

（9） 检验设计后结构基本周期T 。若与初始估算值相差大于 5%，则返回

步骤（2），调整结构周期初始值，对结构重新设计；若相差小于等于

5%，则可完成结构设计，并对最终设计结构进行抗震性能评估，检查

结构是否满足初始抗震性能设计目标。 
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具体设计流程图如图 2.17 所示： 

屈服后的刚度比

率α1和α2
结构变量n,wi, hi

地震危险等级和
性能目标

开始

设计反应谱

（Sa和Sd)
选择θy和θd

初始预估T

侧向力模式

Ci和βi

计算Vy

检查SCI

并计算Va

计算Vp

计算Vy,PR和Vy,SE

屈服构件的塑性

设计

非屈服的构件的

承载力设计

检查T并进行抗震性能评估

结束

满足

计算αⅡ和θu

不满足

选
择
γ b

选
择
γ a

调整设计

 

图 2.17 四水准改进 PBPD 方法设计流程图 
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2.5 本章小结 

本章主要对基于性能的塑性抗震设计方法相关内容进行了介绍，具体介绍了

传统的 PBPD 方法和 EEDP 方法的基本理论，重点对改进的 PBPD 抗震设计方法

的基本概念、设计原理、设计流程等进行研究阐述。同时，具体介绍了四水准抗

震设计理念与四水准抗震性能目标，将四水准抗震设计与改进的 PBPD 抗震设计

方法相结合，形成适用于可恢复功能结构的四水准抗震设计方法，为四水准目标

下消能柱-钢框架结构抗震设计提供理论基础。 
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第 3 章 消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的

抗震设计 

3.1 引言 

在结构设计基本方法中，通常地震能量通过结构构件产生非弹性变形来吸收

耗散，这意味着结构在遭受强烈地震后将产生永久性损伤。对于大多数抗震结构

的抗侧力体系，其用于耗散地震能量的部分结构构件也是其重力系统的一部分，

这使得在强烈地震后这些结构构件难以修复或更换。为了改善结构的灾后性能，

不同类型的地震可恢复功能结构体系被大量提出。其中，消能摇摆-主结构体系

通常被设计成为一个可更换摇摆耗能系统与重力系统分离的双系统结构体系。设

计良好的消能摇摆-主结构体系，能够在不同的抗震设防水准下实现对应不同的

抗震性能目标。同时，消能摇摆-主结构体系作为一种可恢复功能结构体系，其抗

震性能目标高于传统的防倒塌结构。框架结构应用广泛，传统设计下的框架在地

震作用下容易发生跨层失效，由此形成薄弱层。由前文所述可知黎燕文[106]提出

的双肢摇摆消能柱可用于消能柱-主结构体系来改善此问题。该类型消能柱-钢框

架是一种可恢复功能结构，但其应用缺乏四水准目标下一体化设计方法。基于此，

本章基于四水准改进 PBPD 方法，结合以层间位移集中系数 DCF 为控制目标的

消能柱刚度初步设计，提出针对该类型消能柱-钢框架结构基于性能的四水准抗

震设计方法，并对消能柱-钢框架结构进行四水准目标下的抗震设计，同时对其

进行抗震性能分析，验证前述设计方法的有效性。 

3.2 消能柱-钢框架结构数值分析模型 

OpenSEES[107,108]是由 UCB 与 PEER 共同开发的开源有限元程序，主要计算

结构的地震响应和基于性能的地震工程研究。OpenSEES 适用于静力及动力的非

线性分析、特征值分析等问题的求解。同时，OpenSEES 具有强大的非线性处理

能力，根据不同的问题选择不同的非线性算法可以保证计算精度的前提下提高分

析求解效率。此外，OpenSEES 拥有丰富的材料本构关系库，具备二次开发的便

利性。因此，本文基于 OpenSEES 开展消能柱-钢框架结构数值模拟分析。 
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3.2.1 基于 OpenSEES 的钢框架结构建模与验证 

本文基于 OpenSEES 建立图 3.1 所示的 3、6、9、12 层二维钢框架模型。结

构场地类型为 8 度Ⅱ类场地，所选跨度方向结构共 3 跨，每跨 7.2m，所选跨度垂

直方向结构共 3 跨，跨度分别为 6m、2.4m、6m。楼面恒荷载 4.0N/m2，楼面活

荷载 2.0N/m2，板厚 100mm，首层层高 3.9m，标准层层高 3.3m。根据现行规范，

应用 ETABS 对结构进行设计，具体结构构件信息如表 3-1 所示。 

             

图 3.1 3、6、9、12 层钢框架模型 

表 3-1 钢框架结构构件信息表 

层数 楼层 柱截面 梁截面 

3 层 1F-3F HW344 348 10 16    HM300 250 9 14    

6 层 

1F-2F 

3F-4F 

HW400 400 24 24    

HW400 400 20 20    HM300 250 9 14    

5F-6F HW344 348 10 16    

9 层 

1F 

2F-4F 

5F-6F 

7F-9F 

HW400 400 24 24    

HW400 400 20 20    

HW350 350 18 18    

HW300 300 16 16    

HM400 250 12 16    

12 层 

1F-2F HW500 500 22 25    HM400 250 12 16    

3F-4F HW480 480 18 23    
HM400 250 9 14    

5F-7F HW450 450 15 20    

8F-12F HW344 348 10 16    HM400 250 8 12     

考虑钢材强度和刚度的退化，采用带有塑性铰的梁柱单元 beamWithHinges

结合单轴材料 Hysteretic 对钢框架的梁柱单元进行模拟。Hysteretic 的本构模型如

图 3.2 所示，钢材材料信息如表 3-2 所示。 
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cy r 

r yF F

yF
cF

eK

s s eK K

c c eK K

 

图 3.2 Hysteretic 材料本构模型 

表 3-2 钢材材料信息表 

钢材型号 

eK  

(GPa)  

yF  

(MPa)  s  c y 
 c    

Q235 210 235 0.02 18 -0.02 0.2 

对基于 OpenSEES 和 ETABS 分别建立的结构模型进行模态分析，所得结构

前三阶自振周期对比如表 3-3 所示。 

表 3-3 OpenSEES 和 ETABS 结构前三阶自振周期计算结果对比 

层数 Mode OpenSEES 周期 OST  ETABS 周期 ETT  OS ETT T  

3 

1 0.707  0.732  96.5% 

2 0.196  0.203  96.9% 

3 0.095  0.098  96.4% 

6 

1 1.284  1.344  95.6% 

2 0.387  0.401  96.4% 

3 0.197  0.204  96.4% 

9 

1 1.540  1.622  95.0% 

2 0.524  0.546  96.0% 

3 0.295  0.307  96.2% 

12 

1 1.992 2.041 97.6% 

2 0.684 0.707 96.7% 

3 0.383 0.393 97.4% 

由表 3-3 可知，该模拟方式下建立的 OpenSEES 有限元模型可以较为准确

地模拟钢框架。因此，本文采用此方式建立基于 OpenSEES 的钢框架模型，并应

用于后续研究。 
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3.2.2 基于 OpenSEES 的消能柱建模与验证 

本文采用黎燕文[106]提出的等效弹塑性分析模型模拟消能柱，如图 3.3 所示。 

 

图 3.3 基于 OpenSEES 的消能柱等效弹塑性分析模型[106] 

在该分析模型中，摇摆柱肢保持弹性，采用梁柱单元 ElasticBeamColumn 结

合弹性单轴材料 Elastic 进行模拟。楼层位置处双柱肢为刚性链杆连接传递侧向

力，协调柱肢变形，采用 RigidLink 耦合两个柱肢节点的平动自由度进行模拟。

柱肢铰接于基础，采用仅转动铰支座进行模拟。该分析模型采用每层设置 10 个

等效消能连杆的方式进行建模，以保证模拟精度和数值模型建立的统一性[109]。

消能连杆滞回耗能，采用零长度单元 ZeroLength Element和刚性梁结合进行模拟。

其中，刚性链杆采用 ElasticBeamColumn 单元模拟，弹性模量取钢材弹性模量的

1000 倍，截面面积以及抗弯惯性矩的取值同单根消能连杆。零长度单元考虑为

轴向自由度 1u 和切向自由度 2u 的组合，其中 1u 为弹性， 2u 为弹塑性模拟连杆的滞

回耗能行为。 

轴向自由度 1u 采用弹性单轴材料 Elastic，弹性刚度取值由下式计算可得： 

 
10

s p p

a

p

nE t h
k

b
  (3.1) 

式中： n为每层消能连杆的实际数量； 

sE 为钢材弹性模量； 

, ,p p pb h t 分别为消能连杆的长度、高度和厚度。 

考虑材料强化，切向自由度 2u 采用单轴材料 Steel01 模拟，Steel01 材料本构

模型如图 3.4 所示。Steel01 中屈服后刚度系数 kb 取值为 0.05。 

Steel01 中弹性刚度 sE 取值由下式计算可得： 

 
10

e
s

nk
E   (3.2) 
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式中： ek 为单个消能连杆的弹性抗弯刚度，具体计算见文献[59] 

Steel01 中屈服承载力
yf 取值由下式计算可得： 

 
10

p

y

nQ
f   (3.3) 

式中：
pQ 为单个消能连杆的理论极限承载力，具体计算见文献[59] 

 

图 3.4 Steel01 材料本构模型[59] 

考虑消能连杆随动强化，基于 OpenSEES 的消能柱等效弹塑性分析模型模拟

所得的消能柱力-位移曲线与实验结果[110]对比如图 3.5 所示。 

 

（a）试件一 
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（b）试件二 

 

（c）试件三 

图 3.5 消能柱力-位移曲线模拟结果与实验结果对比 

由图 3.5 可知，该分析模型模拟结果与实验结果能较好吻合。并且，该简化

分析模型建模方便，模型参数相对简单，物理意义明确。同时，无需建立消能柱

壳单元精细模型，模拟工作效率高，在实际工程中较为实用。基于此，本文采用

此等效弹塑性分析模型模拟消能柱。 
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3.3 四水准设防目标下消能柱-钢框架结构的抗震设计方法 

3.3.1 消能柱的刚度初步设计 

在建筑结构抗震设计中，结构构件其刚度的确定通常需要满足一定的建筑功

能需求、能承受预期的竖向荷载以及满足结构在第一水准地震作用下变形要求等。

在消能柱-结构体系中，消能柱往往仅承受横向荷载，不承受竖向荷载，为有效控

制主体结构在地震作用下的侧向变形模式，消能柱刚度的初步设计应以此为目标。 

MacRae[111]等在 2004年提出了一种控制结构地震作用下变形模式的新形式，

即一种铰接于基础的连续“重力柱”(Gravity Column)，并以含“重力柱”的钢支

撑框架结构为研究对象，对“重力柱”的刚度对结构在地震作用下侧向变形模式

的控制效果进行了研究。采用层间位移集中系数 DCF 表征结构侧向变形模式的

控制作用，计算表达如下： 

 max

/r

DCF
u H


   (3.4) 

式中： max 为所有楼层层间位移角中的最大值； 

ru 为结构顶点位移； 

H 为结构总高度。 

MacRae[111]等研究发现，式(3.5)定义的无量纲刚度系数 影响结构的 DCF 值。

当 0  时，代表钢支撑框架处于无控状态；当 时，DCF 1 。 

 
3

EI

kh
    (3.5) 

式中：EI 为“重力柱”的截面抗弯刚度； 

k 为钢支撑框架的层剪切刚度； 

h为结构层高。 

曲哲[78]在 MacRae 等的研究基础上，对摇摆墙的刚度需求进行了初步定量分

析。文中建议以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，

给出了摇摆墙刚度需求的定量表达式。杨宁[112]则基于MacRae和曲哲等的研究，

对摇摆桁架的初步设计进行了研究。文中定义摇摆桁架层抗侧刚度与钢框架层抗

侧刚度之比为无量纲刚度系数 ，分析研究摇摆桁架结构 DCF 与 的关系，给

出了摇摆桁架刚度需求的定量表达式。 

本文基于上述的研究成果，对消能柱的刚度初步设计进行探索，无量纲刚度

系数 及消能柱抗侧刚度 EDCK [106]表达如下式： 

 /EDCK K   (3.6) 
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其中，
4

2
12 c

E

p

I l

b HI
 


, 2

2

1 2

1
AI

k
A A l

  ,
3

12
e i

l
I k

E
  , 1 2I I I  , 1 2A A A   

式中：K 表示主体框架层抗侧刚度，H 表示消能柱柱肢的高度，l 表示消能

柱柱肢水平向中心距，E 表示弹性模量， 1I 和 2I 分别表示消能柱双柱肢截面惯性

矩， 1A 和 2A 分别表示消能柱双柱肢截面面积， 312i c pk EI b 表示单根消能连杆的

剪切刚度， cI 表示消能连杆截面惯性矩，
pb 表示消能连杆宽度。 

以层间位移集中系数 DCF 作为控制目标，将 FEMA P695[113]建议的一组远

场地震动集合用于消能柱-钢框架结构的动力弹塑性时程分析中，地震动强度指

标采用结构基本周期对应的加速度反应谱值  1,5%Sa T 。以 3 层、6 层、9 层、12

层消能柱-钢框架结构为基准结构模型，分析不同刚度系数 工况下的结构地震

响应结果，拟合消能柱刚度和结构层数之间的关系，对消能柱进行初步刚度设计。 

3.3.1.1 基准结构模型 

为更好地分析消能柱与钢框架刚度系数 与层间位移集中系数 DCF 之间的

关系，本文以 3.2.1 节中建立的 3 层、6 层、9 层、12 层钢框架结构为研究对象，

并分别针对刚度系数 为 0.02、0.1、0.3、0.5、0.7、1.0、3.0、5.0、7.0、10.0 等

不同工况，进行消能柱-钢框架结构设计与 OpenSEES 建模分析，据此得到消能

柱-钢框架体系的消能柱刚度需求。在消能柱-钢框架结构数值模型中，钢框架与

消能柱在各楼层位置处用刚性链杆连接，采用 Rigid truss element 模拟，如图 3.6

所示。 

 

图 3.6 消能柱-钢框架体系 OpenSEES 模型（9 层为例） 
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3.3.1.2 地震动记录的选取 

地震动具有强烈的随机性，选取的地震动输入不同，结构的动力响应也不同，

得到的结构动力弹塑性时程分析结果可能有较大的差异。因此，需要选取合适的

地震动输入对结构进行动力响应分析。影响建筑结构地震响应的三个主要因素是

地震动的强度、持续时间和频谱特性[1]，根据本文的研究目的，采用 FEMA P695

中推荐的一组远场地震动集合。FEMA P695 附录 A 中地震动记录选取准则如下

[113]： 

 

本文选取 FEMA P695 推荐集合中的 22 条远场地震动记录，将与中国规范

设计反应谱更为接近的水平分量作为地震输入。所采用的 22 条地震动记录基本

信息如表 3-4 所示，各条地震动的加速度反应谱及所有地震动加速度反应谱的

均值谱如图 3.7 所示。 

表 3-4 FEMA P695 中选取的地震动记录基本信息 

 

（1） 震级 6.5M  ，地震震级越大，释放能量越大，持续时间越长，结构

破坏的概率越大，受影响的建筑结构范围越大； 

（2） 断层距 10kmd  ，减少近场地震动的影响； 

（3） 同一次地震事件中选取的地震动记录不多于 2 条，排除选取的地震动

记录对地震事件的依赖性； 

（4） PGA 0.2g ，PGV 15cm/s ，排除对结构安全影响不大的地震动； 

（5） 台站仪器最好位于自由场地或较低建筑物的地面层，排除土与结构相

互作用对地震动记录特性的影响。 

编号  RSN  地震事件  地震等级  PGA g  

GM1 953 Northridge(1994) 6.7 0.42 

GM2  960 Northridge(1994) 6.7 0.48 

GM3 1602 Duzce,Turkey(1999) 7.1 0.73 

GM4  1787 Hector Mine(1999) 7.1 0.27 

GM5  169 Imperial Valley(1979) 6.5 0.24 

GM6  174 Imperial Valley(1979) 6.5 0.38 

GM7  1111 Kobe,Japan(1995) 6.9 0.50 

GM8  1116 Kobe,Japan(1995) 6.9 0.24 

GM9  1158 Kocaeli,Turkey(1999) 7.5 0.31 

GM10  1148 Kocaeli,Turkey(1999) 7.5 0.15 

GM11 900 Landers(1992) 7.3 0.15 

GM12  848 Landers(1992) 7.3 0.42 
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表 3-4（续表） 

 

 

图 3.7 FEMA22 条地震动加速度反应谱及所有地震动加速度反应谱的均值谱 

3.3.1.3 消能柱需求刚度分析 

采用 3.3.1.2 节中选取的 22 条地震动作为地震输入，计算时将地震动记录按

结构基本周期 1T 对应的加速度反应谱值  1,5%Sa T 进行调幅。 

动力弹塑性时程分析得到的 3 层、6 层、9 层、12 层消能柱-钢框架模型的刚

度系数与层间位移集中系数 DCF 的相关关系如图 3.8 所示。 

编号  RSN  地震事件  地震等级  PGA g  

GM13  752 Loma Prieta(1989) 6.9 0.53 

GM14  767 Loma Prieta(1989) 6.9 0.56 

GM15  1633 MANJIL(1990) 7.4 0.50 

GM16  721 Superstition Hills(1987) 6.5 0.26 

GM17  725 Superstition Hills(1987) 6.5 0.45 

GM18  829 Cape Mendocino(1992) 7.0 0.55 

GM19  1244 Chi-Chi,Taiwan(1999) 7.6 0.44 

GM20  1485 Chi-Chi,Taiwan(1999) 7.6 0.47 

GM21 68 San Fernando(1971) 6.6 0.21 

GM22  125 Friuli,Italy(1976) 6.5 0.31 
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（a）3 层框架结构                       （b）6 层框架结构 

  

（c）9 层框架结构                       （d）12 层框架结构 

图 3.8 刚度系数 与各层框架结构层间位移集中系数 DCF 的关系图 

由图 3.8 可知，随着结构楼层层数的增加，在刚度系数 0  时，结构 DCF

值逐渐增大，说明钢框架结构在地震作用下的变形模式随着层数的增加而更趋于

不均匀，可能出现薄弱层的屈服机制。随着 的增大，结构 DCF 值逐渐减小，

表明消能柱对钢框架的侧向变形逐渐起到了控制作用。对于 3 层钢框架结构，不

同地震作用下的结构的 DCF 值曲线更加集中，当结构层数增加时，结构模态变

得复杂，不同地震作用下的分析结果离散性增大。结构 DCF 值随着刚度系数

的增大，先迅速减小后趋于平缓，消能柱的控制效果在刚度系数 为 0 到 5 之间

更为明显。 

由式(3.5)可知，DCF 值越趋近于 1.0，结构的层间变形越均匀。对于延性框

架结构，在实际工程应用中，控制结构变形模式达到DCF=1.0过于苛刻且浪费材

料。对于结构不同的性能需求，可以采用不同程度的变形模式作为控制目标。对

于钢框架结构，控制其保持弹性且仅按 1 阶模态振动，可以有效避免结构的层屈
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服机制，得到较为均匀的侧向变形[114]，因此本文采用曲哲[78]建议的方式选取控

制目标 DCF。 

对于前述 3 层、6 层、9 层、12 层钢框架结构模型的控制目标 DCF 分别为

1.216、1.331、1.362 和 1.383，其对应的刚度系数 分别为 0.1751、0.7522、1.3691 

和 2.0371。通过最小二乘法拟合得到需求刚度系数 dem 与层数 N 之间的关系，如

图 3.9 所示，拟合的需求刚度系数 dem 的公式如下式： 

 dem 0.2068 0.4673N     (3.8) 

式中： dem 为控制目标对应的需求刚度； 

N 为设计钢框架结构的层数。 

 

（a）各层框架 DCF 均值需求刚度曲线           （b）需求刚度系数 dem 拟合 

图 3.9 需求刚度系数 dem 与结构层数 N 的相关关系及其拟合曲线 

需要说明的是，以上方法是在框架结构设计满足我国抗震规范基本要求，结

构的质量和刚度沿高度分布比较均匀，并且结构发生剪切型变形等假设的前提下

得到的，式(3.8)仅用于对中、多层框架结构的消能柱刚度需求初步设计的估计，

不适用于 3 层以下或 40m 以上非剪切型变形的结构。在进一步的消能柱-框架结

构设计中，应该采用更加准确的分析方法。 

3.3.2 钢框架构件设计 

在基于四水准改进 PBPD 抗震设计方法中，仍然需要预先选定结构的屈服机

制，以保证结构在地震作用下的延性和抗震性能。同样地，对于消能柱-钢框架结

构中钢框架的设计，本文延用抗震规范中“强柱弱梁”的设计理念，选定梁耗能
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的屈服机制，即强震作用下，框架梁先屈服耗能，再框架柱柱底屈服，以防止结

构倒塌，如图 3.10 所示，同 2.1.1 节描述。在进行消能柱-钢框架结构的钢框架

部分设计时，先由主体框架体系分配的基底剪力确定框架结构中各层梁的需求内

力，根据各层梁的需求内力选择梁截面的大小；然后基于梁的内力确定柱的需求

内力，根据柱的需求内力选择柱截面的大小。 

L

,SE i
,SE iF

,p SE ,p SE

pcM pcM

ih

,i pb nM

 

图 3.10 选定的钢框架屈服机制 

3.3.2.1 钢梁的设计 

在选定的如图 3.10 所示的屈服机制中，塑性铰出现在每层框架梁的两端以

耗散能量，随后框架柱柱底出现塑性铰。基于功能平衡原则，所有塑性铰耗散的

能量等于二级系统外力所作的功，对于 2.4 节中所述三线性模型，其方程表达式

如下： 

 
,

2 , , , , ,

1 1

1
2 2 2

2

n n
p SE

SE i i p SE pb i SE i pc p SE

i id

F h M M


   
  

 
   

 
    (3.9) 

式中：
,SE iF 为二级系统结构第 i层楼层分布剪力，由 2.4.3 节中式 计算可得； 

      2 为二级系统结构屈服后刚度比，详见 2.4.3 节； 

,p SE 为二级系统结构塑性位移角，
,p SE u d    ； 

,pb iM 为结构第 i层梁的塑性弯矩； 

pcM 为结构底层柱底的塑性弯矩； 

,SE i 为第 i层梁变形转角，
, , /SE i p SE iL L  ； 

ih 为第 i层距离地面的高度。 

研究表明，结构强度沿高度方向的分布与楼层剪力分布相同较为合理[65]，因

此
,pb iM 可表达为下式： 
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, ,pb i i pb nM M  (3.10) 

式中：
,pb nM 为结构顶层梁的塑性弯矩； 

i 为楼层剪力系数，同 2.2.4 节中描述。 

考虑强震作用下，柱底出现塑性铰时，不影响结构整体的性能，且能耗散大

量能量，为确定合适的柱底塑性弯矩
pcM ，假定钢框架出现如图 3.11 所示屈服

变形机制，其功能平衡方程满足下式： 

 
1 4eq pcV h M     (3.11) 

整理式(3.11)可得，柱底塑性弯矩
pcM 表达如下式： 

 
1

4

eq

pc

V h
M


   (3.12) 

式中：
eqV 为等效单跨模型的基底剪力， /eq yV V n结构基底剪力 跨数 ； 

      1h 为结构底层层高； 

 为结构构件超强系数，可参考规范取值 1.1。 

将式(3.10)、式(3.12)代入式(3.9)，可计算得到各层梁的塑性弯矩，再按照受

弯构件进行钢梁的设计，确定框架梁的截面大小。 

pcM

pcM pcM

pcM

eqV

1h



 

图 3.11 底层柱底出现塑性铰的等效单跨框架结构 

3.3.2.2 钢柱的设计 

在屈服构件钢梁设计完成后，为实现结构“强柱弱梁”的梁铰破坏屈服机制，

需要对钢柱进行承载能力设计，使其在屈服构件钢梁屈服后仍然处于弹性状态。

在设计钢柱时，边柱和中柱的隔离体如图 3.12 所示。钢柱需要在屈服构件所有

可能产生的力下保持弹性，因此在钢柱设计中需要考虑作用于梁柱上包括重力荷

载在内的最大预期荷载，同时本文引入超强系数 来考虑梁端塑性铰的材料超强。 
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ih ih









pcM pcM

2cw d 2cw d 2cw d

n sidea F

i sidea F

1 sidea F

,pb iM

,pb iV

n middlea F

i middlea F

1 middlea F

,c iP

,pbr iM
,pbr iV

,c iP

,pbl iV

,pbl iM

 

（a）边柱隔离体图                （b）中柱隔离体图 

图 3.12 边柱和中柱隔离体图 

假定作用在隔离体上各层的侧向力分布与 2.2.4 节中侧向力分布模式相同，

对于图 3.12（a）所示，边柱隔离体上侧向力之和 sideF 表达为下式： 

 
, ,

1 1

1

( )
2

n n
c

i pb i pb i pc

i i
side n

i i

i

d
M V w M

F

a h


 



  


 


  (3.13) 

式中：
,pb iM 为第 i层梁的塑性弯矩； 

pcM 为底层柱底的塑性弯矩； 

,pb iV 为第 i层梁的塑性剪力，
, ,2 /pb i pb iV M L ， L为梁的长度； 

w 为塑性铰至柱边缘的距离； 

cd 为柱截面的高度； 

ih 为第 i层距离地面的高度； 

i 为第 i层梁铰采用的超强系数，建议各楼层取相同值 1.1[115]； 

ia 为侧向力分布系数，取值见式(3.14)。 

 1

1

1

( )

( )

i i
i n

i i

i

a
 

 











  (3.14) 

式中： i 为楼层剪力系数，同 2.2.4 节中描述。 

同样地，对于图 3.12（b）所示，中柱隔离体上侧向力之和 middleF 表达为下式： 

 
, , , ,

1 1

1

( ) ( )( )
2

n n
c

i pbl i pbr i pbl i pbr i pc

i i
middle n

i i

i

d
M M V V w M

F

a h


 



    


 


  (3.15) 
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式中：
,pbl iM 和

,pbr iM 为第 i层左端和右端梁的塑性弯矩； 

,pbl iV 和
,pbr iV 为第 i层左端和右端梁的塑性剪力。 

由式(3.13)、式(3.14)和式(3.15)结合梁的塑性弯矩与塑性剪力，可以计算得到

柱的各层剪力、弯矩和轴力需求，再按照压弯构件对钢柱进行设计，确定框架柱

的截面大小。 

3.3.3 消能柱构件设计 

 在基于四水准改进 PBPD 抗震设计方法中，为保证消能柱在地震作用下的

抗震性能，同样需要预先选定其屈服机制，如图 3.13 所示。对于消能柱的构件

设计，除了确定其刚度需求，还需要确定其承载力需求。消能柱由消能连杆剪切

屈服耗能，消能柱柱肢为非耗能构件，在地震作用下保持弹性。在进行消能柱-钢

框架结构的消能柱部分设计时，先根据 3.3.1 节和 3.3.2 节所述确定其刚度需求，

再由消能柱体系分配的基底剪力确定各层消能连杆的需求承载力，根据消能连杆

的需求承载力选择消能连杆尺寸大小；然后基于消能连杆的内力确定消能柱柱肢

的需求内力，根据消能柱柱肢的需求内力选择柱肢截面的大小；最后将消能柱构

件各设计参数代入式(3.7)计算消能柱的刚度，验算是否满足前述刚度需求。 

,d nV

,d nV

,d iV

,d iV

,PR i

,1dV

,1dV

,PR iF

,PR nF

,1PRF
ih

,p PR

c
e
e













 

图 3.13 选定的消能柱屈服机制 

3.3.3.1 消能连杆设计 

在如图 3.13 所示的屈服机制中，消能连杆剪切屈服耗能，基于功能平衡原

则，所有消能连杆耗散的能量等于初级系统外力所作的功，对于 2.4 节中所述三

线性模型，其方程表达式如下： 
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n n
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PR i i p PR d i d i c PR i

i iy

F h n V e


  
  

 
   

 
    (3.16) 

式中：
,PR iF 为初级系统结构第 i层楼层分布剪力，由 2.4.3 节中式 计算可得； 

,d iV 为第 i层每根消能连杆的剪切承载力； 

      1 为初级系统结构屈服后刚度比，详见 2.4.3 节； 

,p PR 为初级系统结构塑性位移角，
,p PR u y    ； 

,PR i 为第 i层消能连杆变形转角，
, , /PR i p PR ce e  ； 

e 和 ce 分别为消能柱柱肢中心距和消能柱柱肢净距； 

,d in 为第 i层消能连杆的数量； 

ih 为第 i层距离地面的高度。 

同样地，假定每层消能连杆剪切承载力沿高度方向的分布与楼层剪力分布相

同，因此
,d iV 可表达为下式： 

 
, ,d i i d nV V   (3.17) 

式中：
,d nV 为结构顶层每根消能连杆的剪切承载力； 

i 为楼层剪力系数，同 2.2.4 节中描述。 

由式(3.16)和式(3.17)可计算得到各层每根消能连杆的剪切承载力，根据文献

[106]中消能连杆的屈服理论公式可确定消能连杆的尺寸，具体公式如下： 

 

2

1 1 1

, 2

1

4 ( / / )(1 / )

3(1 / )

y p p p p p p p p

d i y

p p p

f t h h h b b h h
V Q

b b b

 
 


  (3.18) 

式中：
1,p pb b 分别为消能连杆总宽度和中间段宽度； 

1,p ph h 分别为消能连杆总高度和中间段高度； 

pt 为消能连杆的厚度； 

yf 为消能连杆的材料屈服强度。 

消能连杆具体尺寸示意如图 3.14 所示，文献[106,110]研究表明，建议
1 /p pb b 和

1 /p ph h 取值分别为 0.25 和 0.5。 

pt

ph

pb 1pb
1ph

 

图 3.14 消能连杆尺寸示意图 
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3.3.3.2 消能柱柱肢设计 

在屈服构件消能连杆设计完成后，为保证消能柱的抗震性能，需要对消能柱

柱肢进行承载能力设计，使其在屈服构件消能连杆剪切屈服后仍然处于弹性状态。

在设计消能柱柱肢时，柱肢的隔离体如图 3.15 所示，消能柱柱肢底部铰接，同

样引入超强系数 来考虑消能连杆的材料超强。 

n edca F

i edca F

1 edca F









,d nV

,d nV

,d nV

,d iV

,d iV

,1dV

,1dV

,d iV

,1dV

2e

 

图 3.15 消能柱柱肢隔离体图 

假定作用在隔离体上各层的侧向力分布与 2.2.4 节中侧向力分布模式相同，

对于图 3.15 所示消能柱柱肢，柱肢隔离体上侧向力之和 edcF 表达为下式： 

 
, ,

1

1

( )
2

n

i d i d i

i
edc n

i i

i

e
n V

F

a h










  (3.19) 

式中：
,d iV 为第 i层每根消能连杆的剪切承载力； 

,d in 为第 i层消能连杆的数量； 

e 为消能柱柱肢中心距； 

i 为第 i层消能连杆采用的超强系数，建议各楼层取相同值 1.25[117； 

ia 为侧向力分布系数，取值见式(3.14)； 

ih 为第 i层距离地面的高度。 

由式(3.19)结合各层消能连杆剪切承载力，可以计算得到各层柱肢的剪力、

弯矩和轴力，再按照压弯构件对柱肢进行设计，确定消能柱柱肢的截面大小。 
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3.3.4 消能柱-钢框架基于四水准改进 PBPD 方法的抗震设计流程 

设计良好的消能柱-钢框架结构不仅具有良好的抗震性能，而且能够在不同

的抗震设防水准下实现对应不同的抗震性能目标，最终实现结构可恢复功能目标，

提高结构抗震韧性，本文提出消能柱-钢框架基于四水准改进 PBPD 方法的抗震

设计方法，具体步骤如下，设计流程图如图 3.16 所示： 

（1） 根据建筑结构设计信息和设计要求，选择给定场地条件下四水准地震

强度对应的建筑结构抗震性能设计目标和结构设计性能指标。 

（2） 指定结构参数，包括楼层数量 n、楼层层高 h以及楼层重量 iW 等。根

据结构参数，由结构规范或等效弹性位移谱法估算结构基本周期T 。 

（3） 设定初级系统消能柱和二级系统钢框架的屈服后刚度比 1 和 2 ，建

立消能柱-钢框架结构体系力-变形和性能目标对应的三线型模型。基

于能量平衡原则，由 2.4.4 节所述方法确定结构基本周期T 对应的能

量修正系数 a 。 

（4） 选择合适的侧向力分布方式，计算结构楼层剪力系数 i 和侧向力分布

系数 iC ，由式(2.36)计算得到结构的设计基底剪力
yV ，由式(2.41)计算

得到结构的塑性基底剪力
pV 。根据式(2.53)和式(2.54)分别计算得到消

能柱体系和钢框架体系分配的设计基底剪力
,y PRV 和

,y SEV 。 

（5） 由式(2.55)确定消能柱-钢框架体系第四水准地震动下的屈服后刚度

比Ⅱ，基于能量平衡原则，由 2.4.4 节所述方法确定结构基本周期T

对应的能量修正系数 b 。由式(2.45)计算得到结构极限顶点位移角

RDR u 。 

（6） 预先选取合理的钢框架结构屈服机制和侧向力分布模式，基于能量平

衡原则对钢框架体系各单元进行内力分析，由钢框架体系的设计基底

剪力
,y SEV 计算各单元内力，再对结构各层屈服构件和非屈服构件进行

设计，从而确定各层梁柱单元的截面，具体流程见图 3.17。 

（7） 由式(3.8)进行消能柱的刚度初步设计，再预先选取合理的消能柱屈服

机制和侧向力分布模式，基于能量平衡原则对消能柱体系各单元进行

内力分析，由消能柱体系的设计基底剪力
,y PRV 计算各单元内力，再对

结构各层屈服构件和非屈服构件进行设计，从而确定各层消能连杆的

尺寸和消能柱柱肢单元的截面，最后验算消能柱刚度是否满足初步刚

度设计，若不满足则调整消能柱体系各单元设计，具体流程见图 3.18。 

（8） 对设计完成后消能柱-钢结构进行模态分析，计算结构的基本周期T ，

若与初始估算值相差大于 5%，则返回步骤（2），调整结构周期初始
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估算值，对结构重新设计；若相差小于等于 5%，则可完成结构设计，

并对最终设计结构进行抗震性能评估，检查结构是否满足初始抗震性

能设计目标。 

检查消能柱刚度是否满足
刚度需求

不满足

调整设计

满足

屈服后的刚度比

率α1和α2
结构变量n,wi, hi

地震危险等级和
性能目标

开始

设计反应谱

（Sa和Sd)
选择θy和θd

初始预估T

侧向力模式

Ci和βi

计算Vy

检查SCI

并计算Va

计算Vp

计算Vy,PR和Vy,SE

屈服构件的塑性

设计

非屈服的构件的

承载力设计

检查T并进行抗震性能评估

结束

满足

计算αⅡ和θu

不满足

选
择
γ b

选
择
γ a

 

图 3.16 消能柱-钢框架基于四水准改进 PBPD 方法的抗震设计流程图 
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开
始

预选
结构
屈服
机制

计算底层柱屈服弯矩Mpc

计算梁端塑性弯矩Mpb,i 确定梁截面
受弯构件设计

计算边柱侧向力之和Fside 计算中柱柱侧向力之和Fmiddle

超强系数ζi 选取柱肢偏离体

计算柱弯矩

计算柱轴力
压弯构件设计

确定柱截面

钢梁设计

钢柱设计

结束
 

图 3.17 消能柱-钢框架体系中钢框架构件设计流程图 

开始

预选结构屈服机制

假定nd,i，e，ei

计算消能杆件剪切

承载力Vd,i

确定消能连杆尺寸

剪切屈服构件设计

消能连杆设计

计算柱肢侧向力之

和Fedc

计算柱肢弯矩

计算柱肢轴力

确定柱肢截面尺寸

消能柱肢设计

结束

超强系数ζi 选取柱肢偏离体

 

图 3.18 消能柱-钢框架体系中消能柱构件设计流程图 
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3.4 四水准设防目标下消能柱-钢框架结构抗震设计 

根据上述提出的消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的抗震设计

方法进行算例设计。以验证所提出的设计方法的有效性。同时，基于传统的框架

抗震设计方法在相同工程概况下进行三水准目标的钢框架结构设计，以此作为后

文中消能柱-钢框架结构和钢框架结构抗震性能对比分析研究的基础。 

本节设计结构为 8 层钢框架结构，首层层高 3.9m，标准层层高 3.3m，取单

榀框架进行设计分析，结构平面图和结构计算简图如图 3.19 和图 3.20 所示。各

楼层楼面恒荷载 5.5N/m2，楼面活荷载 2.0N/m2，边梁线荷载 9kN/m。结构的抗

震设防烈度为 8 度（0.2g），场地类型为Ⅱ类场地，设计地震分组为第二组，场地

特征周期 0.4sgT  。该结构梁柱采用焊接 H 型钢，钢材采用 Q235 钢。 
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图 3.19 设计结构平面图 

39
00

33
00

@
7

7200@3
 

图 3.20 结构计算简图 
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3.4.1 三水准设防目标下的钢框架结构 

基于传统抗震设计方法，根据现行建筑与抗震设计规范，应用 ETABS 对钢

框架进行设计，具体钢框架结构构件信息如表 3-5 所示。 

表 3-5 三水准目标下的设计钢框架梁柱截面尺寸 

楼层 梁截面 边柱截面 中柱截面 

8 HM400 200 8 12    HW350 350 10 16    HW350 350 10 16    

7 HM400 200 8 12    HW350 350 10 16    HW350 350 10 16    

6 HM400 200 8 12    HW350 350 10 16    HW350 350 10 16    

5 HM400 200 8 13    HW420 420 12 18    HW420 420 12 18    

4 HM400 200 8 13    HW420 420 12 18    HW420 420 12 18    

3 HM400 200 8 13    HW420 420 12 18    HW420 420 12 18    

2 HM400 200 9 14    HW450 450 15 20    HW450 450 15 20    

1 HM400 200 9 14    HW450 450 15 20    HW450 450 15 20    

3.4.2 四水准消能柱-钢框架结构抗震性能目标和设计参数 

由 2.4.1 节可确定消能柱-钢框架结构的四水准抗震性能目标，如表 2-3 所

示。为实现消能柱-钢框架结构的性能化设计，针对消能柱-钢框架结构给出了四

水准下结构性能指标，如表 3-6 所示。 

表 3-6 消能柱-钢框架结构性能指标 

地震水准 
层间位移角限值

/% 

残余位移角限值

/% 
消能连杆状态 

第一水准 

（多遇地震动） 
0.2 0.2 基本保持弹性 

第二水准 

（设计地震动） 
0.5 0.2 开始屈服耗能 

第三水准 

（罕遇地震动） 
1.0 0.5 可更换 

第四水准 

（极罕遇地震动） 
2.0 - 未达到变形极限 

其中，对于第一水准地震动下要求结构完全完好，参考 Wen 和 Kang 对钢框

架结构损伤状态研究中结构性能水平和层间位移角关系的描述[116]，结构层间位

移角限值设为 0.2%。对于第二水准地震动下要求结构基本完好，消能连杆开始

屈服耗能，同样参考 Wen 和 Kang 的研究[116]，结构层间位移角限值设为 0.5%。
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对于第三水准地震动下要求结构更换后/修复后可使用，参考 ASCE/SEI 7-10[102]

对重要类型建筑在设计地震动下结构层间位移角的规定，结构层间位移角限值设

为 1.0%。对于第四水准地震动下要求结构不倒塌，保证生命安全，参考《建筑抗

震设计规范》[5]对钢结构弹塑性层间位移角的规定，结构层间位移角限值设为

2.0%。残余位移角可以反映结构损伤程度，是结构震后功能可恢复性评价的重要

指标。文献[58]研究表明，当结构残余位移角不超过 0.2%时，结构无需进行修复；

当结构残余位移角超过 0.5%时，结构进行修复的成本大于结构重新建造的成本。

由此，将第一水准、第二水准下的结构残余位移角限值设为 0.2%，第三水准下

的结构残余位移角限值设为 0.5%。 

同时，计算可得层剪切质量模型层间位移集中系数 DCF 为 1.48，考虑框架

结构层间变形不均匀性的控制目标，可进一步确定结构顶点位移角这一设计性能

指标。由此，根据式(3.4)计算可得，第一水准地震动下结构屈服顶点位移角

RDR y 为 0.135%，第三水准地震动下结构塑性顶点位移角RDR d 为 0.675%。 

本节算例中采用规范[117]给出的经验公式(3.20)估算结构基本周期，将 8n 

代入得 (0.8 ~1.2)sT  ，取中值 1.0sT  。 

 (0.1~ 0.15)T n   (3.20) 

式中： n为结构总层数。 

根据 1.0 倍恒载+0.5 倍活载确定结构重力荷载，由作用在结构上的荷载工况

可计算得到结构每层楼的重量 615.6kNiW  ，则计算单榀框架的结构总重量

8 4924.8kNiW W   。 

采用《建筑抗震设计规范》[5]中的公式，计算设计结构基本周期对应的加速

度反应谱值 aS 。其中，四水准地震动水平地震影响系数最大值 max 根据设计场地

条件，参考 2.4.1 节中表 2-1 取值，具体计算如下： 

第一水准：

0.9

1 2 max

0.4
1 0.16 0.07

1.0

gT
Sa g g g

T



 
   

       
  

 

第二水准：

0.9

2 2 max

0.4
1 0.45 0.197

1.0

gT
Sa g g g

T



 
   

       
  

 

第三水准：

0.9

3 2 max

0.4
1 0.90 0.395

1.0

gT
Sa g g g

T



 
   

       
  

 

第四水准：

0.9

4 2 max

0.4
1 1.35 0.592

1.0

gT
Sa g g g

T



 
   

       
  

 

消能柱和钢框架材料相同，本文取 1 2 0.2   ，由 1.0sT  ,根据 2.4.4 节所

述方法，假定模型瑞利阻尼比为 2.5%，基于能量平衡原则建立 d Ⅰ 和 a Ⅰ
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的关系曲线，如图 3.21 所示。 

延性系数：
RDR 0.675%

5.0
RDR 0.135%

d
d

y





    

0.4426

5.0

 

（a） d Ⅰ 关系曲线图（ 1.0s, 8T n  ） 

0.4426

0.505

 

（b） a Ⅰ 关系曲线图（ 1.0s, 8T n  ） 

图 3.21 d Ⅰ 和 a Ⅰ 的关系曲线图 

由 5.0d  ，根据图 3.21（a）可得 0.4426 Ⅰ ，从而由图 3.21（b）可得能

量修正系数 0.505a  。 
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综上，本节算例 8 层消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的设计

参数如表 3-7 所示。 

表 3-7 消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的设计参数 

设计参数 参数值 设计参数 参数值 

结构基本周期T /s 1.0 1Sa /g 0.07 

屈服顶点位移角 RDR
y  0.135% 2Sa /g 0.197 

塑性顶点位移角 RDR d  0.675% 3Sa /g 0.395 

延性系数 d  5.0 4Sa /g 0.592 

1 2,   0.2 能量修正系数 a  0.5050 

Ⅰ 0.4426 结构总重量W /kN 4294.8 

3.4.3 消能柱-钢框架结构设计基底剪力及其分配 

采用 2.2.4 节中描述的侧向力分布方式，通过 2.3.3 节中公式计算结构楼层剪

力系数 i 和侧向力分布系数 iC ，计算结果如表 3-8 所示。 

表 3-8 消能柱-钢框架结构楼层剪力系数 i 和侧向力分布系数 iC  

楼层 计算高度 ih /m 楼层重量 iW /kN i  1i i    iC  i iC h  

8 27 615.6 1.000 1.000 0.320 8.627 

7 23.7 615.6 1.604 0.604 0.193 4.575 

6 20.4 615.6 2.067 0.463 0.148 3.019 

5 17.1 615.6 2.430 0.363 0.116 1.982 

4 13.8 615.6 2.710 0.280 0.089 1.234 

3 10.5 615.6 2.916 0.207 0.066 0.693 

2 7.2 615.6 3.055 0.139 0.044 0.320 

1 3.9 615.6 3.130 0.074 0.024 0.093 

∑  4924.8 18.912 3.130 1.000 20.542 
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将各设计参数代入式(2.36)可得到结构的设计基底剪力
yV ，具体计算如下：  

 

2

1

1

2

( )
2

0.07 9.8 1.0
= 0.135% 20.542

9.8 2

0.044

n
a

y y i i

i

S TW
V C h

g

W

W








  
    

   

  
 

 





 

同样地，代入式(2.41)可得到结构的塑性基底剪力
pV ，具体计算如下： 

2

2 2

3 1 1

1

2

2 2

( ) ( )
2

1.0
[0.505 (0.395 9.8) (0.07 9.8) ]

9.8 2
0.044

(0.675% 0.135%) 20.542

0.121

n

p a a a p i i y

i

W T
V S S C h V

g

W

W

W

 






    
      

     

 
    

  
 





 

由
1 0.2, 5.0, 0.044 , 0.121d y pV W V W     ，代入式(2.53)可得到初级系统

消能柱体系分配的设计基底剪力
,y PRV ，具体计算如下： 

,

1( 1)( 1)

0.121 5.0 0.044

(0.2 1) (5.0 1)

0.031

p d y

y PR

d

V V
V

W W

W



 




 

 


  



 

同样地，代入式(2.54)可得到二级系统钢框架体系分配的设计基底剪力
,y SEV ，

具体计算如下： 

1

,

1

[1 ( 1)]

( 1)( 1)

[1 0.2 (5.0 1)] 0.044 0.121
5.0

(0.2 1)(5.0 1)

0.065

d y p

y SE d

d

V V
V

W W

W

 


 

  


 

    
 

 



 

根据 2.4.4 节所述方法，假定模型瑞利阻尼比为 2.5%，基于能量平衡原则建

立 b   Ⅰ Ⅱ的关系曲线，如图 3.21（a）所示。又 0.4426 Ⅰ ，可由图 3.22 确

定能量修正系数 0.4658b  。 
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0.4426

0.4658

 

图 3.22 b   Ⅰ Ⅱ的关系曲线图 

由
1 2 , ,0.2, 0.2, 0.031 , 0.065y PR y SEV W V W     ，代入式 (2.55)计算得到

0.2 Ⅱ 。则代入式(2.45)可得结构极限顶点位移角RDR u ，具体计算如下：  

2

2 2

4 3

2

2 2

( )
2

1.0
[0.4658 (0.592 9.8) 0.505 (0.395 9.8) ] 0.021

9.8 2

b a a a

W T
S S

g

W
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


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 
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/
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0.2 0.044 / 0.135%

1.394%

n

p p y y i i
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y y
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 
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 





Ⅱ

Ⅱ

 

3.4.4 消能柱-钢框架结构的钢框架构件设计 

3.4.4.1 钢梁的设计 

由 3.4.3 节可得消能柱-钢框架结构中钢框架体系分配的设计基底剪力

, 0.065 0.065 4924.8kN 320.11kNy SEV W    ，结合表 3-8 计算的结构楼层剪力

系数 i 和侧向力分布系数 iC ，根据式(2.57)计算钢框架结构侧向力分布如表 3-9 

钢框架侧向力分布所示。 
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表 3-9 钢框架侧向力分布 

楼层 计算高度 ih /m i  iC  ,SE iF /kN 
,SE i iF h /(kN m) 

8 27 1.000 0.320 102.28 2761.69 

7 23.7 1.604 0.193 61.79 1464.44 

6 20.4 2.067 0.148 47.37 966.26 

5 17.1 2.430 0.116 37.09 634.32 

4 13.8 2.710 0.089 28.63 395.08 

3 10.5 2.916 0.066 21.13 221.91 

2 7.2 3.055 0.044 14.21 102.29 

1 3.9 3.130 0.024 7.61 29.66 

∑  18.912 1.000 320.11 6575.66 

由式(3.12)可得到等效单跨框架的柱底塑性弯矩
pcM ，具体计算如下： 

1 1.1 (320.11/ 3) 3.9
114.44kN

4 4

eq

pc

V h
M

  
    

选取 3.3.2 中图 3.10 所示钢框架屈服机制，假定梁端塑性铰至柱边缘的距离

0.05 0.05 7.2m 0.36mw L    ，由式(3.9)、式(3.10)和式(3.12)可计算得到钢梁的

设计内力需求，从而确定钢梁的截面尺寸大小，如表 3-10 所示。 

表 3-10 钢梁的设计内力需求及设计截面 

楼层 

计算高度

ih /m 
i  

梁的塑性弯矩

,pb iM /(kN) 

塑性截面模量需

求
,p iW /mm3 

梁设计截面 

8 27 1.000 167.68 713545.3 H300×170×8×12 

7 23.7 1.604 268.98 1144602.4 H350×210×10×12 

6 20.4 2.067 346.63 1475030.2 H350×260×10×14 

5 17.1 2.430 407.44 1733804.5 H350×300×10×15 

4 13.8 2.710 454.38 1933520.7 H400×250×12×16 

3 10.5 2.916 489.02 2080956.9 H400×280×12×16 

2 7.2 3.055 512.32 2180064.3 H400×290×12×16 

1 3.9 3.130 524.78 2233122.5 H400×300×12×16 

∑  18.912  713545.3  
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3.4.4.2 钢柱的设计 

根据经验假定边柱截面高度为 0.4m，中柱截面高度为 0.5m，各层梁的超强

系数 i 均取值 1.1。由式(3.13)—(3.15)计算结构的边柱侧向力之和 sideF 和中柱侧

向力之和 middleF ，计算得到 201.81kNsideF  ， 402.76kNmiddleF  。结合 3.4.4.1 节中

各层梁的设计内力，可得到各层边柱和中柱的设计剪力、弯矩和轴力，如表 3-11

和表 3-12 所示，由此可以确定各层边柱和中柱的截面尺寸大小，如表 3-13 所

示。 

表 3-11 边柱的设计内力需求 

楼层 

计算高度

ih /m 
ia  

i sidea F

/kN 

,i pb iM

/(kN m) 

,side iV /kN 
,side iM /(kN m) 

,side iP /kN 

8 27 0.320 64.48 184.45 64.48 213.14 153.84 

7 23.7 0.193 38.95 295.88 103.44 342.26 338.63 

6 20.4 0.148 29.86 381.30 133.30 441.52 547.14 

5 17.1 0.116 23.39 448.19 156.68 519.55 774.24 

4 13.8 0.089 18.05 499.82 174.73 580.06 1015.68 

3 10.5 0.066 13.32 537.93 188.05 625.05 1267.70 

2 7.2 0.044 8.96 563.55 197.01 655.68 1526.84 

1 3.9 0.024 4.79 577.26 201.81 672.60 1789.79 

∑  1.000 201.81     

表 3-12 中柱的设计内力需求 

楼层 

计算高度

ih /m 
ia  

i middlea F

/kN 

,i pb iM

/(kN m) 

,middle iV

/kN 

,middle iM  

/(kN m) 

,middle iP

/kN 

8 27 0.320 128.69 184.45 128.69 431.41 256.44 

7 23.7 0.193 77.74 295.88 206.44 698.76 543.83 

6 20.4 0.148 59.59 381.30 266.03 909.32 854.94 

5 17.1 0.116 46.67 448.19 312.70 1079.69 1184.64 

4 13.8 0.089 36.02 499.82 348.72 1216.78 1528.68 

3 10.5 0.066 26.59 537.93 375.31 1324.15 1883.30 

2 7.2 0.044 17.87 563.55 393.19 1403.68 2245.04 

1 3.9 0.024 9.57 577.26 402.76 1456.31 2610.59 

∑  1.000 402.76     
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表 3-13 钢柱的设计截面 

楼层 边柱设计截面 中柱设计截面 

8 HW320×320×12×14 HW350×350×20×25 

7 HW350×350×12×16 HW380×380×20×30 

6 HW350×350×14×20 HW420×420×20×30 

5 HW380×380×14×20 HW450×450×20×30 

4 HW400×400×14×20 HW480×480×25×30 

3 HW400×400×15×23 HW480×480×25×35 

2 HW400×400×25×25 HW500×500×25×35 

1 HW400×400×25×25 HW500×500×25×35 

3.4.5 消能柱-钢框架结构的消能柱构件设计 

由式(3.8)计算可初步得到设计 8 层消能柱-钢框架结构的消能柱刚度需求

dem 0.2068 8 0.4673 1.18     。 

3.4.5.1 消能连杆设计 

由 3.4.3 节可得消能柱-钢框架结构中消能柱体系分配的设计基底剪力

, 0.031 0.031 4924.8kN 152.67kNy PRV W    ，结合表 3-8 计算的结构楼层剪力系

数 i 和侧向力分布系数 iC ，根据式(2.56)计算消能柱侧向力分布如表 3-14 所示。 

表 3-14 消能柱侧向力分布 

楼层 计算高度 ih /m i  iC  ,PR iF /kN 
,PR i iF h /(kN m) 

8 27 1.000 0.320 48.78  1317.11  

7 23.7 1.604 0.193 29.47  698.43  

6 20.4 2.067 0.148 22.59  460.83  

5 17.1 2.430 0.116 17.69  302.52  

4 13.8 2.710 0.089 13.65  188.42  

3 10.5 2.916 0.066 10.08  105.84  

2 7.2 3.055 0.044 6.78  48.78  

1 3.9 3.130 0.024 3.63  14.15  

∑  18.912 1.000 152.67  3136.08  

选取 3.3.3 中图 3.13 所示消能柱屈服机制，假定每层消能连杆数量
, 25d in  ，

由式(3.16)—(3.18)可计算得到消能连杆的设计内力需求，从而确定消能连杆尺寸，

如表 3-15 消能连杆设计内力需求及设计尺寸所示。 
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表 3-15 消能连杆设计内力需求及设计尺寸 

楼层 

计算高度

ih /m 
i  

剪切承载力

,d iV /(kN) 

设计尺寸/m 

 
p p pb t h    

8 27 1.000 12.82 0.45×0.025×0.055 

7 23.7 1.604 20.56 0.45×0.025×0.070 

6 20.4 2.067 26.50 0.45×0.025×0.080 

5 17.1 2.430 31.15 0.45×0.025×0.086 

4 13.8 2.710 34.74 0.45×0.025×0.091 

3 10.5 2.916 37.38 0.45×0.025×0.094 

2 7.2 3.055 39.16 0.45×0.025×0.096 

1 3.9 3.130 40.12 0.45×0.025×0.125 

∑  18.912   

3.4.5.2 消能柱柱肢设计 

各层消能连杆的超强系数 i 均取值 1.25，由式(3.19)计算得到柱肢隔离体上

侧向力之和 147.52kNedcF  。结合 3.4.5.1 节中各层消能连杆的设计内力，可得到

各层柱肢的设计剪力、弯矩和轴力，如表 3-16 所示，由此可以消能柱柱肢的截

面尺寸大小。 

表 3-16 消能柱柱肢的设计内力需求 

楼层 

计算高度

ih /m 
ia  

i edca F

/kN 

,i d iV

/(kN m) 

,edc iV /kN 
,edc iM /(kN m) 

,edc iP

/kN 

8 27 0.320 47.14 16.02 47.14 0.00 400.59 

7 23.7 0.193 28.48 25.70 75.61 44.74 1043.17 

6 20.4 0.148 21.83 33.12 97.44 116.51 1871.26 

5 17.1 0.116 17.10 38.93 114.54 208.99 2844.63 

4 13.8 0.089 13.19 43.42 127.73 317.70 3930.12 

3 10.5 0.066 9.74 46.73 137.47 438.93 5098.38 

2 7.2 0.044 6.55 48.96 144.02 569.40 6322.27 

1 3.9 0.024 3.51 50.15 147.52 706.09 7575.96 

∑  1.000 147.52     
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考虑消能柱整体性、柱肢截面稳定和施工便利，本文设计结构中消能柱各层

的双柱柱肢截面均相同，截面尺寸取 HW550×550×25×35。 

根据 3.4.4 节中钢框架构件尺寸可计算得到钢框架的抗侧刚度K ，根据上述

消能柱构件尺寸代入式(3.7)可计算得到消能柱的抗侧刚度 EDCK 。再由式(3.6)可计

算得到设计 8 层消能柱-钢框架结构的无量纲刚度系数 1.2 1.18   ，满足刚度

需求，可进一步进行结构模态分析，检验结构基本周期是否满足要求。 

3.4.6 消能柱-钢框架结构模态分析 

基于 OpenSEES 建立上述四水准设防下设计的 8 层消能柱-钢框架结构的数

值模型，并对其进行结构模态分析，计算得到结构的基本周期 1 0.956sT  。 

1 0.956s 1.0s
100% 100% 4.4% 5%

1.0s

T T

T

 
      

由上式可知结构周期满足要求，结构无需重新进行设计。 

3.5 消能柱-钢框架结构抗震性能分析 

本文以 3.4 节中设计的 8 层消能柱-钢框架结构和 8 层钢框架结构为研究对

象，通过非线性动力时程分析进行不同地震水准下结构的抗震性能研究。基于结

构层位移、层间位移角、残余层位移和残余层间位移角四个指标对结构进行抗震

性能评估，同时验证前述四水准消能柱-钢框架结构抗震设计方法的有效性。 

3.5.1 四水准地震动输入 

本节同样采用 FEMA P695 附录 A 中推荐的一组远场地震动集合作为结构非

线性动力时程分析的地震动输入，选取其中 22 条地震动记录，具体地震动信息

如 3.3.1.2 节中表 3-4 所示。采用谱加速度值 1( )aS T 为地震动强度指标进行调幅，

以匹配四个水准目标谱，参考文献[96]选取周期范围为 1 10.2 1.5T T 。对于消能柱-

钢框架结构和钢框架结构，调幅后的各个水准地震加速度谱如图 3.23 和图 3.24

所示。 
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（a） 第一水准 Sa-T 图 

 

（b） 第二水准 Sa-T 图 

 

（c） 第三水准 Sa-T 图 
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（d） 第四水准 Sa-T 图 

图 3.23 消能柱-钢框架结构的地震动加速度谱 

 

（a）第一水准 Sa-T 图 

 

（b）第二水准 Sa-T 图 
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（c）第三水准 Sa-T 图 

 

（d）第四水准 Sa-T 图 

图 3.24 钢框架结构的地震动加速度谱 

3.5.2 层位移和层间位移角 

四水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构（Steel Frame with Energy- 

Dissapative Column,SF-EDC）和 8 层钢框架结构（Steel Frame,SF）的层位移响应

和层间位移角响应对比分别如图 3.25 和图 3.26 所示。 
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（a）第一水准下结构层位移曲线 

 

（b）第二水准下结构层位移曲线 

 

（c） 第三水准下结构层位移曲线 
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（d）第四水准下结构层位移曲线 

图 3.25 结构层位移响应图 

由图 3.25 可知，结构第 2 层和第 3 层的层位移响应变化相对较大。消能柱

-钢框架结构与钢框架结构在各个水准地震动作用下，结构第 2 层和第 3 层的层

位移响应值及降幅如表 3-17 所示。  

表 3-17 消能柱-钢框架结构与钢框架结构第 2 层和第 3 层层位移响应及降幅 

地震 

水准 

第 2 层层位移(mm) 第 3 层层位移(mm) 

均值 均值+标准差 均值 均值+标准差 

SF-

EDC 
SF 

降幅

(%) 

SF-

EDC 
SF 

降幅

(%) 

SF-

EDC 
SF 

降幅

(%) 

SF-

EDC 
SF 

降幅

(%) 

第一水准 6.7 12.0 44.2 8.0 14.1 43.3 10.9 19.3 43.5 12.8 22.2 42.3 

第二水准 16.5 32.1 48.6 18.4 36.8 50.0 27.0 50.9 47.0 29.8 57.1 47.8 

第三水准 28.2 57.7 51.1 34.1 72.4 52.9 45.9 89.3 48.6 55.2 108.7 49.2 

第四水准 42.2 105.1 59.8 56.5 141.2 60.0 67.8 160.1 57.7 90.8 209.5 56.7 

  

（a）第一水准下结构层间位移角曲线       （b）第二水准下结构层间位移角曲线 
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（c）第三水准下结构层间位移角曲线      （d）第四水准下结构层间位移角曲线 

图 3.26 结构层间位移角响应图 

由图 3.26 可知，四水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构其层间

位移角的均值均未超过目标设计值，均值+标准差仅第一水准和第二水准下顶部

两层少量超过目标设计值。其中，第一水准下顶层层间位移角均值+标准差为

0.00219，超过目标值 9.5%，第 7 层为 0.00208，超过目标值 4.0% ；第二水准下

顶层层间位移角均值+标准差为 0.00541，超过目标值 8.2%，第 7 层为 0.00505，

超过目标值 1.0%，均小于 10%，基本满足初始设计目标。 

由图 3.26（b）可知，第二水准地震动作用下，钢框架结构绝大部分层间位

移角均值和均值+标准差均大于 0.004，结构进入塑性，而消能柱-钢框架结构基

本保持弹性状态，部分层开始进入屈服耗能阶段。由图 3.26（c）可知，第三水

准地震动作用下，钢框架结构绝大部分层间位移角均值和均值+标准差均大于

0.01，结构有较大的损伤，而消能柱-钢框架结构均小于 0.01，结构具有可修复性。

由图 3.26（d）可知，第四水准地震动作用下，钢框架结构层间位移角均值小于

0.02，但均值+标准差大部分大于 0.02，结构仍然可能出现薄弱层，有倒塌风险，

而消能柱-钢框架结构均小于 0.02，结构不发生倒塌。 

由上述分析可知，消能柱-钢框架结构具有较好的消能减震效果，能实现更

高的抗震性能目标。与此同时，值得一提的是，相比传统三水准设计的 8 层钢框

架，设计 8 层消能柱-钢框架结构在各水准地震动作用下，结构的层间变形更加

趋于均匀，消能柱的应用具有明显的框架结构层间变形模式控制效果，防止结构

发生跨层失效，降低结构薄弱层出现的可能性，同时尽可能地耗散地震输入能量，

结构损伤均匀化。 
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3.5.3 残余层位移和残余层间位移角 

FEAM 调查研究表明，大量钢结构在美国北岭地震后由于结构残余变形过大

而暂时失去使用功能，这增加了结构的修复成本[114]。因此，结构残余变形可作

为衡量结构可修复性的重要指标。第三水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢

框架结构和 8 层钢框架结构的残余层位移响应和残余层间位移角响应对比如图 

3.27 所示。三水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构残余层间位移角

如图 3.28 所示。 

  

（a）结构残余层位移曲线                （b）结构残余层间位移角曲线 

图 3.27 第三水准下两种结构的残余变形 

由图 3.27 和图 3.28 可知，在第三水准地震动作用下，消能柱-钢框架结构

与钢框架结构相比，结构顶层残余位移均值由 19.2mm 降低至 6.1mm，降低了

68.2%；结构顶层残余位移均值+标准差降幅更大，由 37.2mm 降低至 10.1mm，

降低了 72.8%。结构底层残余层间位移角均值由 0.063%降低至 0.008%，降低了

87.2%；均值+标准差由 0.134%降低至 0.017%，降低了 87.3%。结构第 2 层残余

层间位移角均值由 0.073%降低至 0.014%，降低了 80.9%；均值+标准差由 0.149%

降低至 0.029%，降低了 80.5%。同时，由图 3.27 可知，相比钢框架结构，消能

柱-钢框架结构在强震作用后结构损伤更小且损伤分布更均匀，更具有可恢复性。 
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（a）第一水准下结构残余层间位移角曲线    （b）第二水准下结构残余层间位移角曲线 

 

（c）第三水准下结构残余层间位移角曲线 

图 3.28 三水准地震动作用下消能柱-钢框架结构残余层间位移角响应图 

由图 3.28 可知，三水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构其结构

残余层间位移角的均值和均值+标准差均未超过目标设计值，满足初始设计目标。 

3.5.4 结构顶点位移角响应 

四水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构的结构顶点位移角响应

结果如图 3.29 所示。 



同济大学 硕士学位论文 基于韧性的消能柱-钢框架结构抗震设计与性能研究 

78 

 

 

（a）第一水准下结构顶点位移角 

 

（b）第二水准下结构顶点位移角 

 

（c）第三水准下结构顶点位移角 
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（d）第四水准下结构顶点位移角 

图 3.29 四水准地震动作用下结构顶点位移角 

由图 3.29 可知，第一水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢框架结构顶点

位移角响应的均值 0.117% 0.135%   ，均值+标准差 0.130% 0.135%    ；

第二水准地震动作用下，结构顶点位移角响应的均值 0.294% 0.338%   ，均值

+标准差 0.316% 0.338%    ；第三水准地震动作用下，结构顶点位移角响应

的均值 0.510% 0.675%   ，均值+标准差 0.595% 0.675%    ；第四水准地

震动作用下，结构顶点位移角响应的均值 0.777% 1.394%   ，均值+标准差

0.982% 1.394%    。由此可见，四水准地震动作用下，设计 8 层消能柱-钢

框架结构其结构顶点位移角响应的均值和均值+标准差均未超过目标设计值，满

足初始设计目标，进一步验证了前述四水准下消能柱-钢框架结构抗震设计方法

的有效性。 

3.5.5 消能连杆的滞回性能 

在 3.4.2 节中提出的结构设计性能指标中关于消能连杆状态的描述为：第一

水准下保持弹性，第二水准下开始屈服耗能，第三水准下可修复，第四水准下未

达到极限变形。选取一条地震动 GM16 为代表绘制了 2 层消能连杆和 8 层消能

连杆在四水准地震动作用下的滞回曲线，如图 3.30—图 3.33 所示。 
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（a）2 层消能连杆滞回曲线               （b）8 层消能连杆滞回曲线 

图 3.30 第一水准下消能连杆滞回曲线 

由图 3.30 可知第一水准下，2 层消能连杆和 8 层消能连杆均未达到屈服耗

能点，消能连杆保持弹性。 

  

（a）2 层消能连杆滞回曲线               （b）8 层消能连杆滞回曲线 

图 3.31 第二水准下消能连杆滞回曲线 

由图 3.31 可知第二水准下，2 层消能连杆和 8 层消能连杆均达到屈服耗能

点，消能连杆开始剪切屈服耗能。 



第 3 章 消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的抗震设计 

81 

 

  

（a）2 层消能连杆滞回曲线               （b）8 层消能连杆滞回曲线 

图 3.32 第三水准下消能连杆滞回曲线 

由图 3.32 可知第三水准下，2 层消能连杆和 8 层消能连杆均处于剪切耗能

阶段，滞回环形状为双线性滞回。其中，双线性滞回的面积代表消能连杆的耗散

的能量。2 层消能连杆相比 8 层消能连杆，滞回次数更多，滞回面积更大，消能

连杆耗散的地震输入能量更大。由图可知消能连杆有少许残余变形，更换消能连

杆即可实现结构功能可修复。 

  

（a）2 层消能连杆滞回曲线               （b）8 层消能连杆滞回曲线 

图 3.33 第四水准下消能连杆滞回曲线 

由图 3.33 可知第四水准下，消能连杆多次滞回耗能，耗散大量地震输入能

量。本文中消能连杆为剪切屈服耗能，由图可以看出滞回曲线稳定，并无明显损

伤退化，由此可得消能连杆并未达到极限变形。综上，消能柱满足初始设计性能

目标。 
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3.6 本章小结 

本章对消能柱-钢框架结构基于四水准改进 PBPD 方法的抗震设计进行了研

究，主要完成的工作内容如下： 

（1）以结构层间位移集中系数（DCF）作为控制目标，采用 FEMA P695 远

场地震动集合中的 22 条地震动记录，以结构基本周期对应的加速度反应谱值

 1,5%Sa T 作为地震动强度指标，对消能柱-钢框架结构进行动力弹塑性时程分析。

通过分析 3 层、6 层、9 层、12 层消能柱-钢框架结构在不同刚度系数 工况下的

动力弹塑性时程分析结果，对于钢框架结构以控制其保持弹性并按 1 阶模态振动

为控制目标选取 DCF 值，拟合得到了消能柱刚度和结构层数之间的关系，由此

作为对消能柱进行初步刚度设计的基础。 

（2）基于四水准改进 PBPD 方法，结合以结构 DCF 值为控制目标的消能柱

刚度初步设计，提出了针对该类型消能柱-钢框架结构基于性能的四水准抗震设

计方法，并进行了消能柱-钢框架结构四水准设防目标下的抗震设计。 

（3）基于传统结构抗震设计方法，在相同工程概况下进行了钢框架结构三

水准设防目标下的抗震设计。以设计消能柱-钢框架结构和钢框架结构为研究对

象，通过非线性动力时程分析进行不同地震水准下结构的抗震性能研究，以验证

前述四水准消能柱-钢框架结构抗震设计方法的有效性。 

基于本章的工作，得到的主要结论如下： 

（1）随着结构楼层层数的增加，钢框架结构在地震作用下的变形更趋于不

均匀，可能出现薄弱层的屈服机制。随着刚度系数 的增大，结构 DCF 值逐渐

减小，钢框架结构的变形模式得到了控制。对于 3 层钢框架结构，不同地震作用

下的分析结果更为集中，离散性更小，当结构层数增加时，结构模态变得复杂，

不同地震作用下结构的 DCF 值曲线离散性增大。结构 DCF 值随着刚度系数 的

增大，先迅速减小后趋于平缓，消能柱的控制效果在刚度系数 为 0 到 5 之间更

为明显。另外，拟合得到的消能柱刚度需求公式仅用于结构初步设计。 

（2）四水准地震动作用下，相比传统三水准设计钢框架结构，消能柱-钢框

架结构的层间变形更加趋于均匀，消能柱的应用具有明显的框架结构层间变形模

式控制效果，防止结构发生跨层失效，降低结构薄弱层出现的可能性，使结构损

伤均匀化。同时，消能柱-钢框架结构有较好的消能减震效果，更具有可恢复性，

能实现更高的抗震性能目标。 

（3）四水准地震动作用下，设计消能柱-钢框架结构的层间位移角、残余位

移角、顶点位移角、消能连杆状态均基本满足初始设计目标，验证了所提四水准

消能柱-钢框架结构抗震设计方法的有效性。
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第 4 章 主余震序列地震动下消能柱-钢框架结构抗震性能 

4.1 引言 

实际地震作用不仅具有随机性，在一次大地震发生之后通常还伴有余震发生。

序列地震作用往往会增大结构的位移延性需求，增加结构的损伤。为推进消能柱

-钢框架结构这一可恢复功能结构的实际抗震设计应用，本文以 3.4 节中四水准

设计的 8 层消能柱-钢框架结构为研究对象，基于增量动力分析方法，进行主余

震序列地震动作用下消能柱-钢框架结构的抗震性能分析。同时，为合理分析消

能柱-钢框架结构的抗震韧性，对传统规范下三水准目标设计的 8 层钢框架结构

和四水准目标下设计的8层消能柱-钢框架结构的主余震抗震性能进行对比研究。 

4.2 主余震地震序列 

地震序列是指，在某一时间段内，于同一震源区域发生的，地震发生机制相

似或构造相同的一系列强度幅值不同的地震作用的总称[118]。地震序列的类型一

般分为主震型、震群型和孤立型三种。不同类型的地震序列中，不同强度地震动

之间的比例关系、其释放的能量等特性各不相同。其中，主余震序列地震动是一

种常见的地震序列。 

为研究主余震序列地震动作用下，四水准设计的消能柱-钢框架结构的抗震

性能，以及与三水准设计的纯钢框架结构抗震性能的对比，需要进行一定数量工

况下的结构动力时程分析。然而在实际地震中，同一台站记录的多条不同特性的

余震地震动记录较少，无法满足大量工况分析的要求，为得到足够数量的主余震

序列地震动记录，本文将采用人工构造的方式获取多条不同的主余震地震序列。 

4.2.1 地震动选取 

地震动的随机性很大程度影响对结构的抗震性能分析，为合理考虑地震动的

不确定性对结构非线性动力响应的影响，本节同样采用FEMA P695附录 A 中推

荐的一组远场地震动集合作为地震动输入，具体地震动记录信息如 3.3.1.2 节中

表 3-4 所示。 
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4.2.2 序列地震动构造方法 

对于主余震序列地震动作用下结构响应的分析，可以选用真实地震记录和人

工构造地震记录的方式进行。由于主余震真实地震动记录较少，国内外学者多采

用人工合成的方法构造主余震序列地震动，主要的方式有以下三种： 

（1）重复式构造法。重复主震记录一次或多次作为余震记录来构造主余震

序列地震动，假定主震和余震的地震动特征相同。 

（2）随机式构造法。从主震记录集合中随机选取一条地震动作为余震记录，

考虑地震动特征的差异。 

（3）衰减式构造法。考虑地震动衰减关系，根据震级衰减公式确定余震记

录的加速度峰值，根据余震加速度峰值要求再选取一条真实地震动记录或直接将

主震记录相应调幅后作为余震记录。 

4.2.3 人工主余震地震序列构造 

本文采用重复构造法对所选 22 条地震动进行人工主余震地震序列构造，主

余震序列的形式采用“主震地震动+主余震时间间隔+余震地震动+余震自由振动

时间”，具体如图 4.1 所示。其中，考虑为得到地震作用后较为稳定的结构响应，

给予结构充分自由振动的时间，取主余震时间间隔为 30s，期间加速度时程为 0

2m/s ；同样地，余震自由振动时间取 30s，加速度时程为 0 2m/s 。 

 

图 4.1 22 条人工主余震地震序列构造示意图 
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4.3 增量动力分析法（IDA） 

增量动力分析方法（Incremental Dynamic Analysis，IDA）是一种基于非线性

动力时程分析的结构性能分析方法，考虑不同强度地震作用以及地震需求的不确

定性，通过增量动力时程分析，得到不同风险地震下的结构动力响应和抗震性能。 

4.3.1 IDA 分析方法基本原理 

IDA 分析方法是一种有效的分析方法，其基本原理是：通过对结构模型输入

一系列通过比例系数调幅后的不同强度地震动，进行结构非线性动力时程分析，

得到一系列结构动力响应。选取适当的地震动强度指标（Intensity Measure，IM）

和结构损伤指标（Damage Measure，DM）或工程需求参数（Engineering Demand 

Parameter，EDP）对结构动力响应进行分析处理得到 IM 与 DM 或 IM 与 EDP 之

间的关系曲线，即 IDA 曲线。通过对一系列 IDA 曲线进行统计分析，可从概率

意义上分析结构不同风险地震下的抗震性能[119]。 

4.3.2 IM 和 DM 指标选取 

合理选取 IDA 分析参数指标，能够更好地反映地震动特性和结构的动力特

性，同时更为准确地分析结构的抗震性能。目前基于 IDA 分析方法的研究中常

用的地震动强度指标 IM 有峰值地面加速度（Peak Ground Accelerate PGA， ）和

1Sa( ,5%)T ，本文选取 1Sa( ,5%)T 作为 IM 指标进行地震动记录调幅。常用的结构

损伤指标 DM 有最大层间位移角（Maximum Inter-story Drift Ratio，MIDR）、残

余最大层间位移角、结构顶点位移、结构最大基底剪力等。MIDR 体现结构楼层

变形能力，常作为结构抗震性能评价的整体性指标，本文选取 MIDR 作为 DM 指

标，与我国现行抗震规范保持一致。 

4.3.3 极限状态定义 

为进行合理的结构抗震性能评估，通常需要在 IDA 曲线上定义结构各个性

能水平对应的极限状态。目前，不同研究给出的各个极限状态的定量取值不同，

本文以 MIDR 为 DM 指标进行结构不同损伤状态定义，具体如表 所示。关于钢

框架结构倒塌极限状态的定义，基于 FEMA273[120]对钢结构地震破坏的研究和总

结，结合 IM 准则和 DM 准则作出如下规定：（1）当 MIDR 小于 5%时，以 IDA

曲线斜率小于初始斜率的 20%时认为结构倒塌，此时 IDA 曲线开始变得平缓，

近似平台段，结构达到动力不稳定状态；（2）当 MIDR 大于 5%时，以 5%对应
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的 IDA 曲线上的点作为倒塌点。本文参考 FEMA273[120]和文献[112,121]，以 MIDR

达到 5%或 OpenSEES 分析不收敛时认为结构倒塌，结构损伤量化如表 4-1 所示。 

表 4-1 结构损伤状态量化 

损伤状态 描述 
层间位移角限值

/% 

DS1 结构基本完好 0.4 

DS2 结构中等损坏 1.0 

DS3 结构严重破坏 2.0 

DS4 结构基本倒塌 5.0 

4.3.4 IDA 分析方法基本步骤 

IDA 分析方法的基本实施步骤如下[122]： 

（1） 建立用于结构弹性和弹塑性分析的数值计算模型，模型合理反映结构

质量和刚度的分布以及结构的非线性行为。 

（2） 根据场地类别和设计地震分组选取符合要求的一系列地震动记录。研

究表明 10~20 条地震动记录可满足评估精度要求[123]。 

（3） 选取地震动强度指标 IM 和结构损伤指标 DM 或工程需求参数 EDP。 

（4） 根据（3）种选取的 IM 指标，对每一条地震动均进行地震强度幅值单

调调整，得到一系列调幅后的地震动记录。本文主余震 IDA 分析中

采用等步长法对地震动记录进行调幅。 

（5） 进行结构在调幅后地震动作用下的非线性动力时程分析，得到结构动

力响应，获取与调幅后 IM 值对应的 DM 值或 EDP 值。通过合理的

插值方法得到 IM-DM 或 IM-EDP 关系曲线，即单条地震动记录的

IDA 曲线。一般取地震动调幅至 IDA 曲线斜率小于初始斜率的 0.2 倍

时作为结构动力失稳点，本文取地震动调幅至 DM 值（EDP 值）大

于等于极限值 5%，或 OpenSEES 计算分析不收敛时，认为结构到达

倒塌极限状态，停止计算。 

（6） 更换地震动记录，重复步骤（4）和步骤（5），得到一系列地震动记

录的 IDA 曲线簇。 
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4.4 主余震作用下消能柱-钢框架结构抗震性能分析 

结构在主余震序列地震动作用下，会产生结构主震损伤后周期变化、结构累

积损伤导致抗震性能下降等问题，结构的地震响应分析较为复杂。为合理进行主

余震地震动作用下消能柱-钢框架结构的抗震性能分析，首先对 3.4 节中设计的 8

层消能柱-钢框架进行主震 IDA 分析，得到结构在主震作用后进入不同损伤状态

时对应的地震动强度，再在此基础上对主震损伤状态下的结构进行余震 IDA 分

析，由此得到消能柱-钢框架结构主余震作用下的抗震性能。 

4.4.1 仅主震作用下消能主-钢框架结构 IDA 分析 

以 4.2.1 节中所选 22 条地震动记录作为主震地震动输入，按照 4.3.4 节中所

述 IDA 分析方法基本步骤，对设计 8 层消能柱-钢框架结构进行仅主震作用下的

IDA 分析，结构最大层间位移角 MIDR 的 IDA 曲线簇如图 4.2 所示。 

 

图 4.2 仅主震作用下消能柱-钢框架结构 MIDR 的 IDA 曲线簇 

由图 4.2 可知，不同的地震动对应着不同的 IDA 曲线，其形状与地震动的

选取相关，地震动的随机性造成了 IDA 曲线的离散性。在结构最大层间位移角

MIDR 达到 0.004 之前，消能柱-钢框架结构的各条 IDA 曲线斜率基本保持不变，

即地震动强度与结构 MIDR 基本呈线性关系，表明此时消能柱-钢框架结构在不

同主震作用下基本处于弹性状态。随着地震动强度的增大，结构部分进入弹塑性

变形耗能阶段，部分 IDA 曲线进入非线性后出现“硬化”现象，即随着地震动强

度的增大，结构 MIDR 的 IDA 曲线的斜率增大，局部向 IM 坐标轴靠拢，或者较

高地震动强度下结构 MIDR 值反而小于较小地震动强度下结构 MIDR 值，表明

结构反向累积损伤或在另一方向的塑性变形对结构非线性动力响应的影响较大。
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当结构 MIDR 达到限值 0.05 时，虽然 IDA 曲线未出现明显进入水平段，但基于

FEMA273[120]的建议以及 Wen[116]等对钢结构损伤状态的研究表明，当钢框架结

构最大层间位移角超过 5%时，即可认为结构基本倒塌，因此本文仅截取 IDA 曲

线中 MIDR 不超过 0.05 的部分进行后续分析。 

基于消能柱-钢框架结构仅主震作用下的 IDA 分析结果，提取消能柱-钢框架

结构在四个不同损伤状态下 22 条地震动记录对应的 1( ,5%)Sa T 进行统计分析，结

果如图 4.3 所示。图中，各损伤状态对应箱型图上、下界为统计数据的最大值和

最小值，箱型图的箱型区域上、下端部分别为统计数据的 75%分位值和 25%分位

值，箱型区域内部水平线为统计数据的中位值。 

 

图 4.3 仅主震作用下消能柱-钢框架结构各损伤状态的
1

Sa( ,5%)T 箱型图 

消能柱-钢框架结构在仅主震作用下，各损伤状态的 22 条地震动记录对应的

1Sa( ,5%)T 平均值、中位值及其标准差统计结果如表 4-2 所示。 

表 4-2 仅主震作用下消能柱-钢框架结构各损伤状态的 a 1S ( ,5%)T 统计结果 

损伤状态 

SF-EDC 

1Sa( ,5%)T  /g 
标准差 

平均值 中位值 

DS1 0.191 0.189 0.0423 

DS2 0.581 0.530 0.1695 

DS3 1.077 1.041 0.3126 

DS4 2.309 2.178 0.7991 
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由图 4.2、图 4.3 和表 4-2 可知，主震作用下损伤越严重，对应的结构地震

强度需求越大。同时，对于本文设计的 8 层消能柱-钢框架结构，DS3 对应的

1Sa( ,5%)T 均值为 1.077g，中位值为 1.041g，第四水准地震动对应的 1Sa( ,5%)T 为

0.616g。由此可得，结构达到 MIDR 为 2%的地震动强度需求均值增大 0.75 倍，

中位值增大 0.69 倍，说明四水准下消能柱-钢框架结构具有良好的主震抗震性能。 

4.4.2 主震损伤状态下消能柱-钢框架结构余震 IDA 分析 

将 4.4.1 节中消能柱-钢框架结构主震 IDA 分析结果作为基础，通过对主震

地震动进行调幅而使结构达到预定主震损伤状态 DS1、DS2 和 DS3，再以所选的

22 条地震动记录作为余震作用输入，考虑主震损伤，对结构进行余震 IDA 分析。

结构各主震损伤状态下，最大层间位移角 MIDR 的 IDA 曲线簇如图 4.4 所示。 

 

（a）主震 DS1 状态下结构 MIDR 的余震 IDA 曲线 

 

（b）主震 DS2 状态下结构 MIDR 的余震 IDA 曲线 



同济大学 硕士学位论文 基于韧性的消能柱-钢框架结构抗震设计与性能研究 

90 

 

 

（c）主震 DS3 状态下结构 MIDR 的余震 IDA 曲线 

图 4.4 主余震作用下各主震损伤状态的消能柱-钢框架结构 MIDR 的余震 IDA 曲线簇 

为更好地反映在主余震序列地震动作用下结构的动力响应特性，各主震损伤

状态的消能柱-钢框架结构 MIDR 的 IDA 曲线簇对应的 50%分位值 IDA 曲线如

图 4.5 所示。 

  

图 4.5 消能柱-钢框架结构 MIDR 的 50%分位值 IDA 曲线 

由图 4.4 和图 4.5 可知，结构主震作用下损伤越严重，余震抗震性能越低，

由此说明消能柱-钢框架结构的二次抗震设计需要考虑主震损伤的影响。另外，

《建筑抗震设计规范》[5]中多、高层钢结构弹塑性位移角限值为 2%，由图 4.5 可

知，对于本文设计的 8 层消能柱-钢框架结构，当主震损伤状态为 DS1、DS2 时，

结构 MIDR 等于 2%时对应的地震动强度 1Sa( ,5%)T 均大于第四水准地震动对应

的 1Sa( ,5%)T ，说明当消能柱-钢框架结构处于可修复状态时，仍具有一定的余震

抗震性能。 
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4.5 主余震作用下钢框架与消能柱-钢框架结构抗震性能对比 

为进一步评价设计结构的抗震韧性水平，对 3.4 节中传统规范下三水准目标

设计的 8 层钢框架结构和四水准目标下设计的 8 层消能柱-钢框架结构进行了主

余震 IDA 分析，对比研究了主余震序列地震动作用下钢框架结构和消能柱-钢框

架结构的抗震性能。 

4.5.1 主余震作用下钢框架与消能柱-钢框架结构 IDA 分析 

以 4.2.1 节中所选 22 条地震动记录，按照 4.2.3 节中所述方式构造人工主余

震序列地震动作为地震动输入，对设计 8 层钢框架结构和设计 8 层消能柱-钢框

架结构分别进行主余震作用下的 IDA 分析，得到两种结构最大层间位移角 MIDR

的 IDA 曲线簇，如图 4.6 所示。 

 

（a）钢框架 

 

        （b）消能柱-钢框架 

图 4.6 主余震作用下钢框架和消能柱-钢框架结构 MIDR 的 IDA 曲线簇 
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由图 4.6 可知，不同的地震动对应不同的 IDA 曲线，在主余震序列地震动

作用下，对于传统钢框架结构，大多数 IDA 曲线在 MIDR 达到 5%时已经趋于平

缓，即结构达到倒塌极限状态；而对于消能柱-钢框架结构，部分 IDA 曲线斜率

有所下降，但绝大部分 IDA 曲线尚未进入平直阶段。由此说明，消能柱-钢框架

结构相比传统钢框架具有更强的变形能力，主余震作用下结构损伤破坏也小很多。 

4.5.2 基于主余震 IDA 分析的两种结构抗震性能对比 

为更直观合理地对钢框架结构和消能柱-钢框架结构进行主余震抗震性能对

比，本文基于 4.5.1 节中结构主余震 IDA 分析结果，参考文献[124-126]研究，假定

IDA 曲线服从对数正态分布，计算得到两种结构 MIDR 的 16%、50%和 84%分

位值 IDA 曲线，结果如图 4.7 所示 

 

（a）钢框架 MIDR 各分位值 IDA 曲线 

 

（b）消能柱-钢框架 MIDR 各分位值 IDA 曲线 
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（c）两种结构 MIDR 的 16%、50%和 84%分位值 IDA 曲线对比图 

图 4.7 钢框架和消能柱-钢框架结构 MIDR 的 16%、50%和 84%分位值 IDA 曲线 

由图 4.7（c）可知，消能柱-钢框架结构的各条分位值 IDA 曲线均在钢框架

对应的分位值 IDA 曲线之上，即各分位值 IDA 曲线中相同地震动强度下，消能

柱-钢框架结构的最大层间位移角均小于钢框架结构。这是由于钢框架结构主要

依靠自身构件塑性变形耗散地震输入能量，而对于消能柱-钢框架结构，其消能

柱具有良好的耗能效果，消能柱的应用使结构地震响应减小。同时，消能柱底部

铰接，使地震作用下结构变形趋于均匀，主余震序列地震动作用下结构损伤更小。 

为进一步分析主余震序列地震动作用下，钢框架和消能柱-钢框架结构的抗

倒塌性能，基于 FEAM P695 建议的分析方法，首先需要获得结构倒塌概率曲线。

结构倒塌概率曲线被认为服从对数正态分布[123]，计算公式如下： 
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式中： ( IM )P C x 是 1Sa( ,5%)T x 条件下结构的倒塌概率； 

( )  为标准正态分布累积概率分布函数； 

ln和  分别是正态分布中的均值和标准差； 

N为分布中的样本数量； 

1Sa( ,5%)iT 为使结构发生倒塌的第 i个地震动对应的 1Sa( ,5%)T 值。 



同济大学 硕士学位论文 基于韧性的消能柱-钢框架结构抗震设计与性能研究 

94 

 

本文认为结构的最大层间位移角 MIDR 达到 5%时，结构进入倒塌状态。根

据 4.5.1 节中图 4.6 钢框架和消能柱-钢框架结构 MIDR 的 IDA 曲线获得结构倒

塌极限状态对应的 1Sa( ,5%)T 值，对其进行对数正态拟合可得到该两种结构的倒

塌概率曲线，如图 4.8 所示。 

 

（a）钢框架结构倒塌概率曲线图 

 

（b）消能柱-钢框架结构倒塌概率曲线图 

图 4.8 钢框架和消能柱-钢框架结构倒塌概率曲线图 
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图 4.9 钢框架和消能柱-钢框架结构倒塌概率曲线对比图 

由图 4.9 可知，在同一地震强度作用下，消能柱-钢框架结构的倒塌概率均

低于钢框架结构，说明相同强度主余震序列地震动作用下，消能柱-钢框架结构

的抗倒塌能力更强。 

ATC-63 推荐采用倒塌冗余系数（Collapse Margin Ratio,CMR）作为结构抗

倒塌能力和抗震设防需求之间关系的表征，本文在倒塌概率曲线的基础上，通过

计算结构的 CMR，对主余震序列地震动作用下四水准设防设计的消能柱-钢框架

结构和三水准设防设计的钢框架结构的抗倒塌能力进行对比说明，计算公式如下： 

 
50%,collapse

MCE

IM
CMR

IM
   (4.4) 

式中：
50%,collapseIM 指使结构发生倒塌的概率为 50%时的地震动强度； 

MCEIM 指结构最大设防地震（Maximum Considered Earthquake,MCE ）的地

震动强度，钢框架对应三水准地震动，消能柱-钢框架对应四水准地震动； 

结合图 4.9 和式(4.4)计算设计 8 层消能柱-钢框架结构和设计 8 层钢框架结

构的 CMR，计算结果如表 4-3 所示。 

表 4-3 消能柱-钢框架结构和钢框架结构 CMR 计算结果 

IM SF SF-EDC 

1 50%Sa( ,5%)T /g 0.873 2.064 

1Sa( ,5%)MCET /g 0.268 0.616 

CMR 3.257 3.351 
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由表 4-3 可知，四水准目标设计消能柱-钢框架结构的 CMR 值高于三水准

目标设计钢框架结构的 CMR 值，说明四水准目标下设计的消能柱-钢框架结构

具有更高的抗震韧性。 

4.6 本章小结 

本章基于增量动力分析法（IDA）对四水准设计消能柱-钢框架结构在主余震

序列地震动作用下的抗震性能进行了研究。本章的工作内容主要包含如下几个方

面： 

（1）首先采用 FEMA P695 推荐的一组远场地震动中的 22 条地震动记录作

为主震输入，对四水准设计消能柱-钢框架结构进行仅主震 IDA 分析，得到了结

构在主震作用下不同损伤状态对应的地震动强度。 

（2）基于消能柱-钢框架结构仅主震 IDA 分析的结果，对不同损伤状态的结

构进行余震 IDA 分析，得到结构的余震抗震性能。 

（3）采用重复构造法进行人工主余震序列地震动构造，对四水准设计消能

柱-钢框架结构和三水准设计钢框架结构进行主余震 IDA 分析，得到两种结构在

主余震序列地震动作用下的结构层间最大位移角 IDA 曲线簇，并对 IDA 曲线簇

进行统计分析，得到结构在主余震序列地震动作用下的概率抗震性能对比。 

（4）采用 FEMA P965 建议方法，基于消能柱-钢框架结构和钢框架结构的

主余震 IDA 分析的结果，获取两种结构的倒塌概率曲线，计算其倒塌冗余系数

（CMR），以 CMR 为指标对比分析两种结构在主余震序列地震动作用下的抗震

韧性水平。 

基于本章的工作，得到的主要结论如下： 

（1）四水准设防下设计的消能柱-钢框架结构具有良好的抗主震性能。主震

作用下结构损伤越严重，对应的结构地震强度需求越大，结构的余震抗震性能越

低，消能柱-钢框架结构的二次抗震设计需要考虑主震损伤的影响。当消能柱-钢

框架结构处于可修复状态时，仍然具有一定的余震抗震性能。 

（2）四水准设防下设计的消能柱-钢框架结构相比传统三水准设防下设计的

钢框架结构具有更强的变形耗能能力，在主余震序列地震动作用下，结构的损伤

破坏更小。同时，在相同强度的主余震序列地震动作用下，消能柱-钢框架结构的

倒塌概率低于钢框架结构，消能柱-钢框架结构的抗倒塌能力更强，具有更高的

抗震韧性。
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第 5 章 结论与展望 

5.1 结论 

框架结构应用广泛，传统抗震设计虽然以实现“梁铰机制“为目标，但其仅

在构件层次上的发挥作用，结构在地震作用下仍容易发生跨层失效，形成薄弱层。

一种新型双肢摇摆消能柱被提出，可用于消能柱-框架结构体系来改善此问题，

但其应用缺乏一体化基于韧性的抗震设计方法。基于此，本文针对该种消能柱-

钢框架结构体系提出相适应的基于韧性的四水准抗震设计方法。同时，针对主余

震序列地震动作用间隔时间短，对结构的累积损伤可能更严重等问题，进行四水

准设计下的消能柱-钢框架结构体系在主余震序列地震动作用下的抗震性能研究。

本文研究工作的主要结论如下： 

（1）本文基于四水准改进 PBPD 方法，结合以层间位移集中系数 DCF 为控

制目标的消能刚度初步设计，提出的针对消能柱-钢框架结构基于性能的四水准

抗震设计方法有效可行，设计消能柱-钢框架结构的层间位移角、残余位移角、顶

点位移角、消能连杆状态均基本满足初始设计目标。 

（2）随着结构楼层层数的增加，钢框架结构在地震作用下的变形更趋于不

均匀，可能出现薄弱层的屈服机制。随着刚度系数的增大，结构 DCF 值逐渐减

小，钢框架结构的变形模式得到了控制。随着刚度系数的增大，结构 DCF 值曲

线先迅速减小后趋于平缓，消能柱的控制效果在刚度系数为 0 到 5 之间更为明

显。以控制结构保持弹性且按一阶模态振动的变形模式选取结构控制 DCF 目标

值，拟合得到了消能柱初步设计刚度需求公式，该公式仅用于结构初步设计。 

（3）四水准地震动作用下，相比传统三水准设计钢框架结构，消能柱-钢框

架结构的层间变形更加趋于均匀，消能柱的应用具有明显的框架结构层间变形模

式控制效果，防止结构发生层屈服失效，降低结构薄弱层出现的可能性，使结构

损伤均匀化。同时，消能柱-钢框架结构有较好的消能减震效果，更具有可恢复

性，能实现更高的抗震性能目标。 

（4）四水准设防下设计的消能柱-钢框架结构具有良好的抗主震性能。主震

作用下结构损伤越严重，对应的结构地震强度需求越大，结构的余震抗震性能越

低，消能柱-钢框架结构的二次抗震设计需要考虑主震损伤的影响。当消能柱-钢

框架结构主震损伤状态为 DS1、DS2 时，结构 MIDR 等于 2%时对应的地震动强

度均大于第四水准地震动对应的值，即当消能柱-钢框架结构处于可修复状态时，
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仍然具有一定的余震抗震性能。 

（5）主余震序列地震动作用下，消能柱-钢框架结构的各条分位值 IDA 曲线

均在钢框架对应的分位值 IDA 曲线之上，相同地震动强度下，消能柱-钢框架结

构的最大层间位移角均小于钢框架结构。基于韧性的四水准设计的消能柱-钢框

架结构相比传统三水准设计的钢框架结构，具有更强的变形耗能能力，结构的损

伤破坏更小。同时，在相同强度的主余震序列地震动作用下，消能柱-钢框架结构

的倒塌概率低于钢框架结构，分别计算其结构倒塌冗余系数 CMR，消能柱-钢框

架结构的 CMR 值高于钢框架结构的 CMR 值，基于韧性的四水准设计消能柱-钢

框架结构的抗倒塌能力更强，具有更高的抗震韧性。 

5.2 展望 

本文提出了基于韧性的消能柱-钢框架结构四水准抗震设计，并以一个 8 层

的消能柱-钢框架结构为设计算例，进行了主余震序列地震动作用下的消能柱-钢

框架结构抗震性能分析，获得了一些初步的成果。对于进一步的理论分析和实际

应用问题，目前还存在以下几点有待研究： 

（1）本文以二维平面消能柱-钢框架为研究对象进行数值模拟，未考虑双向

地震动带来的结构扭转问题，对于消能柱布置的优化设计以及双向地震动作用的

在抗震设计上的影响有待进一步研究。 

（2）本文所提基于韧性的消能柱-钢框架结构设计方法，其有效性在于结构

四水准地震动作用下满足初始设计目标，在消能柱构件参数设计层面上未具体考

虑消能连杆的耗能机制与损伤退化机制对结构刚度和承载力的影响，因此有必要

将其考虑在内深化该设计方法。 

（3）本文研究得到基于韧性设计的消能柱-钢框架结构虽然具有一定的抗余

震能力，但主震作用后的结构损伤会影响结构抗余震性能，在实际设计应用中，

需要进一步明确消能柱损伤退化机制，进行考虑结构损伤的二次抗震设计研究。 

（4）本文对于消能柱-钢框架结构在主余震序列地震作用下的抗震性能分析

是基于人工构造的主余震序列作用，且分析研究尚浅，在后续研究中可以考虑采

用真实地震动记录，进行消能柱-钢框架结构易损性分析，进行考虑结构损伤的

抗震韧性评估研究。
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感谢我的室友邹瑾颖，在拼网速随机抢房的机制下，是缘分让我们相遇。感

谢三年来对我的包容、关心和鼓励，记得一起奋战去备考、写论文的日日夜夜，

记得一起跨年、过圣诞的特别假期，记得一起压过的上海老街、逛过的古着店、

打卡的美食美景……，感谢你给我研究生生活增添的风采与乐趣。 

感谢我的死党叶柏利，自初中相识我们成为同窗、密友已经近十三年，虽然

一直以来我们分隔两地，走着不一样的人生之路，但是你依旧在我每个或迷茫、

或低谷、或关键的时期，给予我精神支持与慰藉，感谢你给予的力量。 

感谢我的父母，你们是我最坚实的后盾和依靠，感恩你们无私的付出。 

最后，对所有帮助、支持、关心、鼓励过我的人致以最诚挚的感谢，祝心想

事成，万事胜意。 

寥寥数语无法表达所有，句点不是终点是下一段旅程的起点。“纵有疾风起，

人生不言弃”，希望在未来的日子仍能不忘初心。 

 

吴雅琴 

2021 年 6 月于彰武 1号楼 1314 室 
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