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摘要：为研究框架摇摆墙结构体系的抗震性能，以１个６层混凝土框架结构模型为例，利用通用有

限元软件ＳＡＰ２０００建立了该结构的简化模型，并通过弹塑性动力时程分析，得到了附加摇摆墙前

后结构的地震响应。分析结果表明：附加摇摆墙后，结构以摆动振型振动，各层的层间位移角趋于

一致，结构层间变形的集中得到有效控制，从而使结构形成整体屈服破坏机制，防止局部层屈服破

坏机制的产生，充分发挥整个结构的耗能能力；附加摇摆墙后，结构周期略有减小，不会显著增加结

构基底剪力，即使仅附加高度为结构总高度一半的摇摆墙，也能有效控制结构底层的变形集中；该

框架摇摆墙结构体系具有良好的抗震性能。
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０ 引　言

混凝土框架结构在地震中易出现由柱端出铰而

导致的层屈服破坏现象，这在历次地震中屡见不鲜。

层屈服破坏机制的缺点在于：①塑性铰个数少，耗能

能力差；②由于受到轴压作用，柱铰的变形能力和耗

能能力小；③结构变形集中，容易引起层倒塌。为了

避免层屈服破坏机制，各国规范均有关于“强柱弱

梁”的规定，但由于框架结构自身的受力特点和实际

工程的复杂性以及楼板和填充墙对结构性能的影响

等，“强柱弱梁”难以实现。在设计中提高柱端弯矩

增大系数是较为直接的解决方法，但是一味提高柱

端弯矩增大系数在实际工程设计中并不现实。因

此，有必要从结构体系的角度出发，提出改善混凝土

框架结构抗震性能的方法。

１ 摇摆墙结构体系

针对常规钢筋混凝土框架结构容易出现的层屈

服破坏机制的现象（图１），笔者研究了一种新型结

构体系，即混凝土框架摇摆墙结构体系。摇摆墙

（Ｒｏｃｋｉｎｇｗａｌｌ）是一种具有特殊构造的墙体，它在

墙底铰接，具有一定的转动能力。将摇摆墙与框架

结构结合，就形成了框架摇摆墙结构体系（图２）。

框架摇摆墙结构体系附加了摇摆墙子结构后，有效

控制了结构的屈服机制（图３），使塑性铰主要产生

在梁端，充分发挥整个框架结构的耗能能力，提高了

结构的抗震能力。框架摇摆墙结构体系与一般框剪

结构的区别在于：将剪力墙底从固接变成了铰接，结

构体系基本周期显著延长，墙体承载力需求减小；墙

底弯矩被释放，因此不必在墙底采取加强措施，对基

础的需求也随之减小。

如果在摇摆墙与主体结构间设置阻尼器，则可

以进一步增加结构耗能能力，在墙体和基础间施加

预应力还可以使结构有自复位能力。摇摆墙结构体

系抗震性能优良，是一种有工程应用前景的新型结

构体系。

摇摆墙结构体系源于“受控摇摆结构体系”的概

念，已有不少学者对这种结构体系做了研究，其中具

有代表性的有 Ｍｉｄｏｒｉｋａｗａ等
［１］、Ａｊｒａｂ等

［２］、Ｅａｔｈ

ｅｒｔｏｎ等
［３］、Ｍａｒｒｉｏｔｔ等

［４］、Ｍａｃｒａｅ
［５］和Ｊｉ等

［６］。近

几年来，也有一些摇摆墙结构体系的工程应用，如

Ｓｔｅｖｅｎｓｏｎ等在位于 Ｂｅｒｋｅｌｅｙ 的 “ＤａｖｉｄＢｒｏｗｅｒ

Ｃｅｎｔｅｒ”结构中部设置Ｃ形预应力墙体，墙体在强震

中纵筋屈服，端部可以抬起，该工程是摇摆墙结构体

图１ 汶川地震中混凝土框架结构典型震害
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图２ 摇摆墙结构体系与常规结构体系的对比
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系用于新建工程的案例［７］。利用摇摆墙进行抗震加

固的案例有：Ｐａｎｉａｎ等
［８］利用在结构中布置中部施

加预应力的墙体，对１个６层混凝土框架进行了抗

震加固；Ｗａｄａ等
［９］利用摇摆墙对日本东京工业大

学１个１１层混凝土框架进行了抗震加固，该工程在

５６第１期　　　　　　　　曹海韵，等：混凝土框架摇摆墙结构体系的抗震性能分析



图３ 混凝土框架结构与摇摆墙结构体系的破坏模式
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墙底通过齿槽与基础连接，墙体与结构间布置了大

量阻尼器。

目前，中国关于摇摆墙结构体系的研究尚处于

起步阶段。本文中以某抗震设防为７度的６层混凝

土框架为例，采用通用有限元软件ＳＡＰ２０００，选取

１０条具有代表性的地震记录，通过弹塑性动力时程

分析方法，比较设置摇摆墙前后框架结构抗震性能

的变化，考察框架摇摆墙结构的抗震效果。

２ 结构模型

某实际框架结构模型如图４所示，结构总高

２１．２２ｍ，建筑面积约５４００ｍ２，６层框架结构，首层

为停车场，无填充墙；上部为公寓，有横向和纵向的

填充墙。考虑填充墙影响后，底层刚度显著小于上

部楼层刚度。该结构抗震设防为７度１组，Ⅱ类场

地，特征周期犜ｇ＝０．４ｓ。

图４ 混凝土框架结构模型
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本文中考察结构在纵向的抗震性能。在该框架

结构的纵向设置４片混凝土摇摆墙，墙截面尺寸为

３．０ｍ×０．３ｍ。共计算了２种工况，工况１为摇摆

墙与框架同高（图５），工况２为摇摆墙高度到达结

构的第３层。

图５ 工况１的摇摆墙布置
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为了考察设置和未设置摇摆墙框架结构的地震

响应，建立了３个模型，分别称之为模型１、模型２、

模型３。模型１为框架结构模型；模型２为框架摇

摆墙模型，在结构外侧设置了与结构同高的摇摆墙，

用以考察摇摆墙结构体系的抗震性能；模型３为框

架半高摇摆墙模型，该模型在结构外侧设置了仅有

３层楼高的摇摆墙，用以考察不完全摇摆墙结构体

系的抗震性能，计算模型如图６所示。

图６ 计算模型

犉犻犵．６ 犆犪犾犮狌犾犪狋犻狅狀犕狅犱犲犾狊

利用通用有限元软件ＳＡＰ２０００建立了表征结

构纵向抗震性能的６自由度质点串模型，模型参数

如表１所示。楼层之间采用非线性Ｌｉｎｋ单元连接，

在剪切方向采用塑性强化模型，屈服后刚度犽２＝

０．０２犽１（图７），其余方向固定。摇摆墙采用可考虑

剪切变形的梁单元模拟，并在底部铰接。各层质点

和摇摆墙之间采用两端铰接的刚性链杆连接。

６６ 建筑科学与工程学报　　　　　　　　　　　　　　　２０１１年



表１ 质点串模型参数

犜犪犫．１ 犘犪狉犪犿犲狋犲狉狊狅犳犕犪狊狊狊狆狉犻狀犵犕狅犱犲犾

楼层 质量／ｔ 层高／ｍ
初始刚度犽１／

（ＧＮ·ｍ－１）

屈服力

犙ｙ／ＭＮ

６ １３００ ３．０ ２．０ １２．０

５ １３００ ３．０ ２．１ １２．６

４ １３００ ３．０ ２．２ １３．２

３ １３００ ３．０ ２．３ １３．８

２ １３００ ３．０ ２．４ １４．４

１ １３００ ３．０ ２．５ １５．０

图７ 恢复力位移本构关系

犉犻犵．７ 犆狅狀狊狋犻狋狌狋犻狏犲犚犲犾犪狋犻狅狀狊犅犲狋狑犲犲狀犚犲狊狋狅狉犻狀犵

犉狅狉犮犲狊犪狀犱犇犻狊狆犾犪犮犲犿犲狀狋狊

３ 典型地震动输入

采用１０条适用于中硬土场地的强震记录，记录

来源为美国ＰＥＥＲ／ＮＧＡ数据库和中国强震台网中

心（ＣＳＭＮＣ），地震波记录的基本参数如表２所示。

在计算中，所有地震波记录均按照地面峰值加速度

犪ＰＧ为４００ｃｍ·ｓ
－２进行调幅，相当于中国规范８度

大震水平。１０条地震波记录的弹性反应谱平均值

如图８所示，计算反应谱时振型阻尼比设为５％。

图８中还给出中国抗震规范８度大震反应谱及汶川

波的反应谱，标出了不同结构模型对应的周期犜；图

８中“加摇摆墙”指的是模型２的“框架摇摆墙”。

４ 抗震性能对比

本文中层间变形、楼层位移等数据均取１０条地

表２ 地震波记录

犜犪犫．２ 犈犪狉狋犺狇狌犪犽犲犠犪狏犲犚犲犮狅狉犱狊

序号
发生

时间
地震名称 震级

犪ＰＧ／

（ｃｍ·ｓ－２）

狏ＰＧ／

（ｃｍ·ｓ－１）

１ １９７６年 Ｆｒｉｕｌｉ，Ｉｔａｌｙ Ｍ６．５０ ３１４．８ ３０．８

２ １９７９年 ＩｍｐｅｒｒｉａｌＶａｌｌｅｙ，ＵＳＭ６．５３ ３５１．１ ３３．０

３ １９８７年 ＳｕｐｅｒｔＨｉｌｌｓ，ＵＳ Ｍ６．５４ ２０７．２ ３４．５

４ １９８９年 ＬｏｍａＰｒｉｅｔａ，ＵＳ Ｍ６．９３ ３７０．５ ６２．３

５ １９９２年 Ｌａｎｄｅｒｓ，ＵＳ Ｍ７．２８ ２４４．５ ５１．４

６ １９９４年 Ｎｏｒｔｈｒｉｄｇｅ，ＵＳ Ｍ６．６９ ５６８．３ ５２．５

７ １９９５年 Ｋｏｂｅ，Ｊａｐａｎ Ｍ６．９０ ２４３．２ ３７．８

８ １９９９年 Ｄｕｚｃｅ，Ｔｕｒｋｅｙ Ｍ７．１４ ８２２．４ ６２．１

９ １９９９年 集集地震 Ｍ７．６２ ３７８．５ ６２．０

１０ ２００８年 汶川地震 Ｍ８．００ ４８１．２ ３５．９

　注：狏ＰＧ为地面峰值速度。

图８ 各地震波拟加速度反应谱及结构周期

犉犻犵．８ 犘狊犲狌犱狅犪犮犮犲犾犲狉犪狋犻狅狀犚犲狊狆狅狀狊犲犛狆犲犮狋狉犪狅犳

犈犪狉狋犺狇狌犪犽犲犠犪狏犲狊犪狀犱犛狋狉狌犮狋狌狉犪犾犘犲狉犻狅犱狊

震波的平均值。各模型的楼层位移及层间变形的计

算结果如表３所示。

表３ 楼层位移与层间变形的计算结果

犜犪犫．３ 犆犪犾犮狌犾犪狋犲犱犚犲狊狌犾狋狊狅犳犛狋狅狉狔

犇犻狊狆犾犪犮犲犿犲狀狋狊犪狀犱犛狋狅狉狔犇狉犻犳狋狊

楼

层

楼层位移／ｍ 层间变形／ｍ

模型１ 模型２ 模型３ 模型１ 模型２ 模型３

６ ０．１０７０ ０．１３０１ ０．１２０１ ０．００５７ ０．０１９２ ０．００５５

５ ０．１０５４ ０．１１３０ ０．１１７９ ０．００９５ ０．０１９９ ０．０１０６

４ ０．１０２３ ０．０９５７ ０．１１３８ ０．０１４４ ０．０２１４ ０．０１７０

３ ０．０９７９ ０．０７６５ ０．１０６３ ０．０１７５ ０．０２３１ ０．０３５２

２ ０．０８５５ ０．０５４１ ０．０７１６ ０．０３０９ ０．０２６０ ０．０３５５

１ ０．０５８０ ０．０２８４ ０．０３６２ ０．０５８０ ０．０２８４ ０．０３６２

４．１ 模型１与模型２的比较

原结构（模型１）１阶周期为０．６１３ｓ。加摇摆墙

后（模型２），结构１阶周期为０．６０５ｓ，２个模型的１

阶周期基本相同。加摇摆墙后，结构的高阶周期减

小幅度较大，这是由于摇摆墙自身刚度大，对高阶振

型起到了控制作用。模型１与模型２的前４阶周期
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表４ 模型１与模型２前４阶周期比较

犜犪犫．４ 犆狅犿狆犪狉犻狊狅狀狊狅狀狋犺犲犉犻狉狊狋犉狅狌狉犘犲狉犻狅犱狊

犅犲狋狑犲犲狀犕狅犱犲犾１犪狀犱犕狅犱犲犾２

阶次
周期／ｓ

模型１ 模型２

１ ０．６１３ ０．６０５

２ ０．２１４ ０．１８２

３ ０．１３４ ０．０９０

４ ０．１０２ ０．０５６

比较如表４所示。如将摇摆墙底部固接，类似于采

用附加剪力墙的方法加固结构，结构１阶周期将降

为０．５２ｓ，变化幅度较大。在图８中标出了各结构

模型的１阶周期。

采用摇摆墙加固，结构基本周期变化很小，所以

地震中结构基底剪力（包括墙体部分）的增加也将不

大，这是采用摇摆墙结构体系的一个优势。另一方

面，摇摆墙底部弯矩被释放，墙体本身不会受弯破

坏，对基础的抗弯承载力需求小，这是摇摆墙结构体

系的另一个优点。

设置摇摆墙前后结构整体位移对比如图９（ａ）所

示，原结构变形模式为典型的剪切型：下部变形大，

上部变形小，结构总位移曲线类似半个Ｕ形。加摇

摆墙后，结构各层位移接近于一条直线，结构变形呈

“摇摆型”。结构底部位移显著减小，但结构顶部位

移有所增大。

设置摇摆墙前后结构层间位移角的对比如图

９（ｂ）所示。从图９（ｂ）可以看出：在设置摇摆墙之

前，结构底部为薄弱层，层间位移角接近１／５０；结构

底层位移角约为顶层位移角的１０倍；在设置摇摆墙

之后，底层层间位移角小于１／１００，降为原来的一半，

且结构各层变形趋于一致，底层位移角约为顶层位

移角的１．５倍。原结构层间变形平均值为２２．７ｍｍ，

施加摇摆墙后该值为２３．０ｍｍ，基本未变。

４．２ 模型１与模型３的比较

模型３设置了仅与框架底部３层相连的摇摆

墙，结构整体位移的对比如图１０（ａ）所示，结构层间

变形的对比如图１０（ｂ）所示。从图１０（ａ）可以看出，

加摇摆墙后，结构底部３层位移基本在一条直线上，

结构第１、２层位移有所减小，但上部３层位移略有

增大。从图１０（ｂ）可以看出：加摇摆墙后，结构底层

层间位移角显著减小，结构第３层底层位移角显著

增大，底部３层层间位移角均在１／８０左右；未与摇

摆墙相连的上部３层层间位移角基本不变。施加摇

图９ 模型１与模型２变形的比较

犉犻犵．９ 犆狅犿狆犪狉犻狊狅狀狊狅狀犇狉犻犳狋狊犅犲狋狑犲犲狀

犕狅犱犲犾１犪狀犱犕狅犱犲犾２

图１０ 模型１与模型３变形的比较

犉犻犵．１０ 犆狅犿狆犪狉犻狊狅狀狊狅狀犇狉犻犳狋狊

犅犲狋狑犲犲狀犕狅犱犲犾１犪狀犱犕狅犱犲犾３

摆墙前后结构底部３层层间变形平均值分别为３５．５、

３５．６ｍｍ，基本一致。

对比模型３与模型２可以看出：沿结构全高设

置的摇摆墙对底部变形集中的控制效果优于半高的

摇摆墙。当然，结构层间变形的集中并不一定出现

在底层，它也可能出现在结构上部（如第４层）。从
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这个角度看，沿结构全高设置的摇摆墙更可靠。

另外，半高的摇摆墙除成本较低外，不会对结构

顶部施加过大的力，且因其长度较小，更加强了底部

楼层层间变形的一致性。

５ 结 语

（１）与框架结构相比，摇摆墙结构体系可使各层

层间位移角趋于均匀，有效控制结构层间变形的集

中，可防止层屈服机制的出现，发挥结构整体抗震及

耗能能力。

（２）与框架剪力墙结构相比，在框架结构中增

设摇摆墙后，结构周期变化小，不会显著增加结构承

受的地震力。

（３）半高的摇摆墙也可有效控制结构底层的变

形集中，但其作用小于全高的摇摆墙，且会造成结构

层间变形的突变，设计时可有选择地使用。

（４）为进一步了解摇摆墙结构体系的动力性能，

还需要讨论摇摆墙刚度与其控制效果之间的关系。

可取摇摆墙与结构的刚度比作为参数，探讨结构变

形集中度与结构刚度比之间的关系。

（５）摇摆墙结构体系在国外已有工程实例，但在

中国未见相关报道。从应用推广的角度来看，摇摆

墙节点、墙体的构造、摇摆墙的设计、施工方法均值

得研究。
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