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二道防线耗能结构等效能量法设计研究

杨 小 卫
（中原工学院 建筑工程学院，河南 郑州 ４５０００７）

摘　要：在屈曲装置和主体结构组成的二道防线结构抗震设计中，为满足承载力和刚度要求而在弹性
变形条件下进行多次迭代的设计方法可能难以定量分析结构的塑性抗震性能。因此用塑性分析方法直

接考虑结构构件和屈曲装置的非线性响应，采用考虑塑性变形的能量平衡概念进行设计分析，推导出不

同地震强度水平下实现不同抗震性能目标的设计理论公式。最后，结合工程实例详细说明了等效能量

法的设计过程，并与常规设计结构的地震易损性进行了比较，主要得出如下结论：将设有屈曲装置的二

道防线耗能结构体系破坏过程简化为三线形的力－位移关系，推导出不同地震强度下的变形能方程，可
以定量地进行不同抗震性能的需求设计；工程实例应用表明，在相同地震强度下，基于等效能量法设计

的二道防线能耗结构具有较低的倒塌概率。在罕遇地震下，倒塌概率由７．９％降到０．７％，相对于框架
结构降低了９１％；倒塌储备系数ＣＭＲ由１．７２提高到２．８０，比框架结构提高了６３％。
关键词：二道防线耗能结构；等效能量法；屈曲装置；地震易损性；倒塌概率；倒塌储备系数

中图分类号：ＴＵ３７５．４　　　 　文献标识码：Ａ　　 文章编号：１６７２—１１４４（２０２２）０１—０１６４—０７

ＥｑｕｉｖａｌｅｎｔＥｎｅｒｇｙＭｅｔｈｏｄＤｅｓｉｇｎｆｏｒｔｈｅＥｎｅｒｇｙＤｉｓｓｉｐａｔｉｏｎ
ＳｔｒｕｃｔｕｒｅｏｆｔｈｅＳｅｃｏｎｄＬｉｎｅｏｆＤｅｆｅｎｓｅ

ＹＡＮＧＸｉａｏｗｅｉ
（ＳｃｈｏｏｌｏｆＣｉｖｉｌＥｎｇｉｎｅｅｒｉｎｇａｎｄＡｒｃｈｉｔｅｃｔｕｒｅ，ＺｈｏｎｇｙｕａｎＵｎｉｖｅｒｓｉｔｙｏｆＴｅｃｈｎｏｌｏｇｙ，Ｚｈｅｎｇｚｈｏｕ，Ｈｅｎａｎ４５０００７，Ｃｈｉｎａ）

Ａｂｓｔｒａｃｔ：Ｉｎｔｈｅｓｅｉｓｍｉｃｄｅｓｉｇｎｏｆｔｈｅｔｗｏｌｉｎｅｄｅｆｅｎｓｅｓｔｒｕｃｔｕｒｅｃｏｍｐｏｓｅｄｏｆｔｈｅｂｕｃｋｌｉｎｇｄｅｖｉｃｅａｎｄｔｈｅｍａｉｎｓｔｒｕｃ
ｔｕｒｅ，ｔｈｅｄｅｓｉｇｎｍｅｔｈｏｄｏｆｍｕｌｔｉｐｌｅｉｔｅｒａｔｉｏｎｓｕｎｄｅｒｔｈｅｃｏｎｄｉｔｉｏｎｏｆｅｌａｓｔｉｃｄｅｆｏｒｍａｔｉｏｎｍａｙｂｅｄｉｆｆｉｃｕｌｔｔｏｑｕａｎｔｉｔａｔｉｖｅ
ｌｙａｎａｌｙｚｅｔｈｅｐｌａｓｔｉｃｓｅｉｓｍｉｃｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅｏｆｔｈｅｓｔｒｕｃｔｕｒｅｉｎｏｒｄｅｒｔｏｍｅｅｔｔｈｅｒｅｑｕｉｒｅｍｅｎｔｓｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄ
ｓｔｉｆｆｎｅｓｓ．Ｔｈｅｒｅｆｏｒｅ，ｔｈｅｎｏｎｌｉｎｅａｒｒｅｓｐｏｎｓｅｓｏｆｓｔｒｕｃｔｕｒａｌｍｅｍｂｅｒｓａｎｄｂｕｃｋｌｉｎｇｄｅｖｉｃｅｓａｒｅｄｉｒｅｃｔｌｙｃｏｎｓｉｄｅｒｅｄｂｙｔｈｅ
ｐｌａｓｔｉｃａｎａｌｙｓｉｓｍｅｔｈｏｄ，ａｎｄｔｈｅｄｅｓｉｇｎａｎａｌｙｓｉｓｉｓｃａｒｒｉｅｄｏｕｔｂｙｕｓｉｎｇｔｈｅｃｏｎｃｅｐｔｏｆｅｎｅｒｇｙｂａｌａｎｃｅｃｏｎｓｉｄｅｒｉｎｇｐｌａｓ
ｔｉｃｄｅｆｏｒｍａｔｉｏｎ．Ｔｈｅｄｅｓｉｇｎｔｈｅｏｒｅｔｉｃａｌｆｏｒｍｕｌａｓｔｏａｃｈｉｅｖｅｄｉｆｆｅｒｅｎｔｓｅｉｓｍｉｃｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅｇｏａｌｓｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｓｅｉｓｍｉｃ
ｉｎｔｅｎｓｉｔｙｌｅｖｅｌｓａｒｅｄｅｒｉｖｅｄ．Ｆｉｎａｌｌｙ，ｃｏｍｂｉｎｅｄｗｉｔｈａｎｅｎｇｉｎｅｅｒｉｎｇｅｘａｍｐｌｅ，ｔｈｅｄｅｓｉｇｎｐｒｏｃｅｓｓｏｆｔｈｅｅｑｕａｌｅｆｆｉｃｉｅｎｃｙ
ｍｅｔｈｏｄｉｓｅｘｐｌａｉｎｅｄｉｎｄｅｔａｉｌ，ａｎｄｔｈｅｓｅｉｓｍｉｃｖｕｌｎｅｒａｂｉｌｉｔｙｏｆｔｈｅｃｏｎｖｅｎｔｉｏｎａｌｄｅｓｉｇｎｓｔｒｕｃｔｕｒｅｉｓｃｏｍｐａｒｅｄｗｉｔｈｔｈａｔｏｆ
ｔｈｅｃｏｎｖｅｎｔｉｏｎａｌｄｅｓｉｇｎｓｔｒｕｃｔｕｒｅ．Ｔｈｅｍａｉｎｃｏｎｃｌｕｓｉｏｎｓａｒｅａｓｆｏｌｌｏｗｓ．Ｔｈｅｆａｉｌｕｒｅｐｒｏｃｅｓｓｏｆｔｈｅｔｗｏｌｉｎｅｅｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉ
ｐａｔｉｏｎｓｔｒｕｃｔｕｒｅｗｉｔｈｂｕｃｋｌｉｎｇｄｅｖｉｃｅｉｓｓｉｍｐｌｉｆｉｅｄｔｏｔｈｅｔｒｉｌｉｎｅａｒｆｏｒｃｅｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｒｅｌａｔｉｏｎｓｈｉｐ，ａｎｄｔｈｅｄｅｆｏｒｍａｔｉｏｎ
ｅｎｅｒｇｙｅｑｕａｔｉｏｎｕｎｄｅｒｄｉｆｆｅｒｅｎｔｅａｒｔｈｑｕａｋｅｉｎｔｅｎｓｉｔｙｉｓｄｅｒｉｖｅｄ，ｗｈｉｃｈｃａｎｂｅｕｓｅｄｔｏｑｕａｎｔｉｔａｔｉｖｅｌｙｄｅｓｉｇｎｔｈｅｒｅｑｕｉｒｅ
ｍｅｎｔｓｏｆｄｉｆｆｅｒｅｎｔｓｅｉｓｍｉｃｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅ．Ｔｈｅａｐｐｌｉｃａｔｉｏｎｏｆｔｈｅｅｎｇｉｎｅｅｒｉｎｇｅｘａｍｐｌｅｓｈｏｗｓｔｈａｔｔｈｅｅｎｅｒｇｙｃｏｎｓｕｍｐｔｉｏｎ
ｓｔｒｕｃｔｕｒｅｏｆｔｈｅｓｅｃｏｎｄｌｉｎｅｏｆｄｅｆｅｎｓｅｄｅｓｉｇｎｅｄｂａｓｅｄｏｎｔｈｅｅｑｕａｌｅｆｆｉｃｉｅｎｃｙｍｅｔｈｏｄｈａｓａｌｏｗｅｒｃｏｌｌａｐｓｅｐｒｏｂａｂｉｌｉｔｙ
ｕｎｄｅｒｔｈｅｓａｍｅｅａｒｔｈｑｕａｋｅｉｎｔｅｎｓｉｔｙ．Ｕｎｄｅｒｒａｒｅｅａｒｔｈｑｕａｋｅｓ，ｔｈｅｃｏｌｌａｐｓｅｐｒｏｂａｂｉｌｉｔｙｉｓｒｅｄｕｃｅｄｆｒｏｍ７．９％ ｔｏ
０．７％，ｗｈｉｃｈｉｓ９１％ ｌｏｗｅｒｔｈａｎｔｈａｔｏｆｔｈｅｆｒａｍｅｓｔｒｕｃｔｕｒｅ，ａｎｄｔｈｅｃｏｌｌａｐｓｅｍａｒｇｉｎｒａｔｉｏｉｓｉｎｃｒｅａｓｅｄｆｒｏｍ１．７２ｔｏ
２．８０，ｗｈｉｃｈｉｓ６３％ ｈｉｇｈｅｒｔｈａｎｔｈａｔｏｆｔｈｅｆｒａｍｅｓｔｒｕｃｔｕｒｅ．
Ｋｅｙｗｏｒｄｓ：ｅｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎｓｔｒｕｃｔｕｒｅｏｆｔｈｅｓｅｃｏｎｄｌｉｎｅｏｆｄｅｆｅｎｓｅ；ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔｅｎｅｒｇｙｍｅｔｈｏｄ；ｂｕｃｋｌｉｎｇｄｅ

ｖｉｃｅ；ｅａｒｔｈｑｕａｋｅｖｕｌｎｅｒａｂｉｌｉｔｙ；ｐｒｏｂａｂｉｌｉｔｙｏｆｃｏｌｌａｐｓｅ；ｃｏｌｌａｐｓｅｍａｒｇｉｎｒａｔｉｏ



　　强烈地震作用时 ，结构通过变形、阻尼衰减来
抵御地震能量。由于结构的固有阻尼较小，在结构

体系中的某个控制部位安装屈曲装置，利用屈曲装

置的塑性变形耗散大部分地震能量，防止主体结构

构件破坏，是提高结构抗震性能的有效且经济的方

法。Ｃｌａｒｋ等［１］使用屈曲约束支撑、Ｂａｉｒｄ等［２］使用

Ｕ形弯曲板等作为屈曲装置通过塑性变形耗散大部
分地震能量；郑泽炜等［３］利用一种面外弯曲阻尼器

的塑性变形来耗散地震能量；庾东等［４］、贾晨等［５］

通过对多层钢框架设置屈曲约束支撑，利用耗能支

撑的塑性变形耗散地震能量；黄忠海等［６］利用消能

墙框架结构体系中消能墙的塑性变形抵御地震能

量。这些设计就是将屈曲装置作为抗震的第一道防

线，主体结构作为抗震的第二道防线。张涛等［７］对

超高层建筑核心筒作为第一道防线、钢框架作为第

二道防线的抗震性能进行分析，通过调整二者的刚

度和关键构件的性能目标来达到抗震设防目标。王

富民等［８］对钢支撑 －混凝土框排架结构中钢支撑
作为第一道防线、框排架结构作为第二道防线的抗

震性能进行分析，通过多次调整刚度匹配来达到抗

震设防目标。在这些二道防线抗震设计时都是基于

弹性变形条件下的承载力或者刚度需求进行分析，

设计过程需要多次迭代，甚至难以定量实现破坏型

地震的性能目标。柳春光等［９］通过基于能量平衡

的静力弹塑性方法对桥梁结构抗震性能进行研究，

得出这种方法更有效地进行抗震性能评估的结论。

Ｙａｎｇ等［１０］基于等效能量法对耗能型半刚性钢框架

结构进行定量的抗震性能设计，在性能设计中有效

地减少迭代次数。

因此，从二道防线的抗震概念入手，通过塑性分

析直接考虑结构构件的非线性响应，采用带塑性变

形的能量平衡概念进行设计分析，在不同的地震强

度水平上实现不同的性能目标，并结合工程实例，阐

述二道防线耗能结构等效能量法的设计过程和结构

的抗地震倒塌能力。

１　二道防线耗能结构设计理念
为了保证主体结构在强震下的安全，一般采用

二道防线的抗震概念设计方法［１１－１２］。通过在主体

结构的适当位置设置屈曲阻尼器，使阻尼器先屈服，

消耗能量形成第一道防线；地震强度继续加大后，主

体结构再次屈服，实现了防止结构在强震下倒塌的

第二道防线。如果将屈曲阻尼器和主体结构简化为

理想的双折线弹塑性模型，则这种结构的整个损伤

过程可用如图１所示的一个三线形力－位移关系表
示。

图１　二道防线结构损伤过程示意图

图１中，Ｆｓ，ｙ为主体结构的水平屈服剪力；Ｆｄ，ｙ为
阻尼器的屈服承载力；Ｓｄ，ｙ为阻尼器屈服时整体结构
的顶点位移；Ｓｄ，ｐ为主体结构屈服时整体结构的顶点
位移；Ｓｄ，ｕ为整体结构罕遇地震时的顶点位移；ｋ１为
整体结构初始刚度，ｋ１＝ｋｓ，１＋ｋｄ，１；ｋ２为阻尼器屈服
后整体结构的刚度，ｋ２＝ｋｓ，１；ｋ３为整体结构在主体
结构屈服后的刚度；ｋｄ，１为阻尼器初始刚度；ｋｄ，２为阻
尼器屈服后的刚度；ｋｓ，１为主体结构初始刚度；ｋｓ，２为
主体结构屈服后刚度。

２　二道防线耗能结构等效能量设计方
法

２．１　地震时结构中的能量转换
Ｈｏｕｓｎｅｒ［１３］在第一届世界地震工程会议上首次

阐述了基于能量的设计思想。建筑物遭受强震时，

地震输入能量 Ｅｉ，除了通过阻尼能 Ｅξ耗散外，其余
的能量还以动能Ｅｋ和变形能Ｅａ的形式存储在结构
中。结构在地震中保持弹性时，变形能Ｅａ则为弹性
变形能Ｅｓ，但结构发生屈服时，变形能 Ｅａ如式（１）
所示分解为弹性变形能Ｅｓ和塑性变形能Ｅｈ。
　Ｅｉ＝Ｅｋ＋Ｅξ＋Ｅａ＝Ｅｋ＋Ｅξ＋（Ｅｓ＋Ｅｈ） （１）

秋山宏等［１４］则提出地震输入能Ｅｉ主要取决于
结构的总质量和基本周期，与结构内质量、强度和刚

度的分布无关。结构地震作用后，动能 Ｅｋ转换为阻
尼能Ｅξ和变形能Ｅａ，如果忽略阻尼能Ｅξ，变形能Ｅａ
几乎等于输入能 Ｅｉ。弹塑性结构时，变形能 Ｅａ由弹
性变形能Ｅｓ和塑性变形能Ｅｈ组成。在二道防线耗能
结构设计中，研究如何利用能量法中的塑性变形能

Ｅｈ进行合理的设计。
二道防线耗能结构等效能量法示意图如图２所
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示，图中纵轴表示基底剪力Ｆ，由伪加速度Ｓａ乘以结
构质量ｍ计算得出，也即Ｆ＝ｍ×Ｓａ。横轴表示顶点
的位移Ｓｄ，采用式（２）将等效线性单自由度体系的
位移Ｓｄ修正为多自由度体系的顶点位移Ｓｍｄ，ｅ

［１５］。

图２　等效能量法示意图

Ｓｍｄ，ｅ＝Ｃ０Ｓｄ （２）
其中Ｃ０是将等效线性单自由度体系的顶点位

移Ｓｄ修改为多自由度体系顶点位移Ｓｍｄ，ｅ的系数，可
由式（３）求出。

Ｃ０ ＝１，ｒ
∑
ｎ

１
Ｇｉｉ，ｎ

∑
ｎ

１
Ｇｉ

２
ｉ，ｎ

（３）

式中：１，ｒ为结构第一阶振型顶点的位移；Ｇｉ为第 ｉ
层的重力荷载代表值；ｉ，ｎ为结构第一阶振型第ｉ层
的位移；ｎ为结构的总层数。

假定第一阶振型为倒三角形分布，楼层均质等

高时，可以用下式近似求出Ｃ０。

Ｃ０≈
３ｎ
２ｎ＋１ （４）

等效线性单自由度体系的伪加速度 Ｓａ与顶点
位移Ｓｄ存在式（５）的换算关系。

Ｓｄ ＝
Ｔ１
２( )π

２

Ｓａ （５）

２．２　不同地震强度下的抗震能量需求
２．２．１　多遇地震设计抗震能量需求

如图２所示，多自由度体系多遇地震时，抗震需
求的变形能ＥＭＥ０为：

ＥＭＥ０ ＝
１
２ＦｙＣ０Ｓｄ，ｙ＝

１
２ｍＳａ，ｙＣ０Ｓｄ，ｙ （６）

２．２．２　多遇地震到设防地震时抗震能量需求增量
如图２所示，多自由度体系从多遇地震到设防

地震时，抗震需求变形能的增量ΔＥＭＥ１为：

　　
ΔＥＭＥ１ ＝

１
２（Ｆ１＋Ｆｙ）Ｃ０（Ｓｄ，１－Ｓｄ，ｙ）

　 　 ＝１２ｍＣ０（Ｓａ，１＋Ｓａ，ｙ）（Ｓｄ，１－Ｓｄ，ｙ）
（７）

考虑结构弹塑性时，弹塑性多自由度体系从多

遇地震到设防地震时，图２中多边形 ＡＦＧＢ包围的
面积ΔＥＭＥ１与多边形 ＡＦＨＤ的面积 ΔＥＮＭＥ１满足式
（８）时即可达到中震可修的设防目标，γａ考虑弹塑
性时的能量修正系数［１０］，取１．８５。

ΔＥＭＥ１ ＝γａΔＥＮＭＥ１ （８）

　　
ΔＥＮＭＥ１ ＝

１
２（Ｆｐ＋Ｆｙ）Ｃ０（Ｓｄ，ｐ－Ｓｄ，ｙ）

　　　 ＝１２ｍ（Ｓａ，ｐ＋Ｓａ，ｙ）Ｃ０（Ｓｄ，ｐ－Ｓｄ，ｙ）
（９）

Ｓａ，ｐ ＝
２ΔＥＭＥ１

γａｍＣ０（Ｓｄ，ｐ－Ｓｄ，ｙ）
－Ｓａ，ｙ （１０）

Ｆｐ ＝
２ΔＥＭＥ１

γａＣ０（Ｓｄ，ｐ－Ｓｄ，ｙ）
－Ｆｙ （１１）

２．２．３　设防地震到罕遇地震时抗震能量需求增量
如图２所示，弹性多自由度体系从设防地震到

罕遇地震时，抗震需求变形能的增量ΔＥＭＥ２为：

　　
ΔＥＭＥ２ ＝

１
２（Ｆ１＋Ｆ２）Ｃ０（Ｓｄ，ｅ－Ｓｄ，１）

＝１２ｍＣ０（Ｓａ，１＋Ｓａ，２）（Ｓｄ，ｅ－Ｓｄ，１）
（１２）

考虑结构弹塑性时，弹塑性多自由度体系从设

防地震到罕遇地震时，图２中多边形ＢＧＩＣ包围的面
积ΔＥＭＥ２与多边形ＤＨＪＥ的面积ΔＥＮＭＥ２满足式（１３）
时即可达到大震不倒的设防目标，γｂ能量修正系
数［１０］，取２．１。

ΔＥＭＥ２ ＝γｂΔＥＮＭＥ２　　　　 （１３）

　　　
ΔＥＮＭＥ２ ＝

１
２ＦｐＣ０（Ｓｄ，ｕ－Ｓｄ，ｐ）

　 　 ＝１２ｍＳａ，ｐＣ０（Ｓｄ，ｕ－Ｓｄ，ｐ）
（１４）

Ｓｄ，ｕ ＝
２ΔＥＭＥ２
γｂＦｐＣ０

＋Ｓｄ，ｐ （１５）

２．３　楼层地震剪力分配
如图１，利用平衡关系，屈曲阻尼器的屈服强度

Ｆｄ，ｙ和主体结构的屈服强度 Ｆｓ，ｙ可以分别通过式
（１６）和式（１７）计算。

Ｆｄ，ｙ＝
Ｆｙｋｄ，１
ｋ１

（１６）

Ｆｓ，ｙ＝
Ｆｙｋｓ，１
ｋ１

（１７）

其中
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ｋｓ，１ ＝
ｍ（Ｓａｐ－Ｓａｙ）
Ｓｄｐ－Ｓｄｙ

；ｋｄ，１ ＝
ｍ（ＳａｙＳｄｐ＋ＳａｐＳｄｙ）
Ｓａｙ（Ｓｄｐ－Ｓｄｙ）

。

２．４　结构构件承载力设计
一旦确定了屈曲阻尼器和主体结构的屈服强度

和变形，就可以为二道防线结构中每道防线选择屈

服机制和相关的屈服构件，并通过Ｃｈａｏｌ等［１６］提出

的式（１８）将计算的基底剪力沿建筑楼层高度进行
分布。

Ｆｄ，ｙｉ＝Ｃ′ｖｉＦｄ，ｙ和 Ｆｓ，ｙｉ＝Ｃ′ｖｉＦｓ，ｙ （１８）
其中Ｆｄ，ｙｉ和Ｆｓ，ｙｉ分别是第ｉ层屈曲阻尼器和主

体结构的层剪力；Ｃ′ｖｉ是第ｉ层楼层剪力分布系数。

　　

Ｃ′ｖｉ＝（βｉ－βｉ＋１）
Ｇｎｈｎ

∑
ｎ

ｊ＝１
Ｇｊｈ







ｊ

０．７５Ｔ－０．２１

βｉ＝
∑
ｎ

ｊ＝ｉ
Ｇｊｈｊ

Ｇｎｈ
( )

ｎ

０．７５Ｔ－０．２１

（１９）

当ｉ＝ｎ时，βｉ＋１＝０；Ｇｊ和Ｇｎ分别为ｊ层和顶层
的重力荷载代表值；ｈｊ和 ｈｎ分别是 ｊ层和屋顶从距
地面的高度。

当楼层层高相等且质量分布均匀时，式（１９）可
以简化为式（２０）。

　　
Ｃ′ｖｉ＝（βｉ－βｉ＋１）

２
ｎ＋( )１

０．７５Ｔ－０．２

βｉ＝
（ｉ＋ｎ）（ｎ－ｉ＋１）

２( )ｎ
０．７５Ｔ－０．２

（２０）

３　实例应用
３．１　工程概况

为了利用等效能量法进行二道防线耗能结构设

计，如图３所示，设计一榀三跨五层平面框架。跨度
分别为７．５ｍ、３．０ｍ和７．５ｍ，层高均为３．６ｍ。框
架梁上的均布恒荷载为４０ｋＮ／ｍ，均布活荷载为２８
ｋＮ／ｍ，混凝土强度等级为 Ｃ３０，钢筋强度等级为
ＨＲＢ４００。抗震设防烈度为８度（０．２ｇ），场地类别
为Ⅱ类，设计地震分组为第二组。
３．２　等效能量设计方法

首先在竖向重力荷载作用下依据规范［１７－１８］对

图３中框架进行结构设计，框架梁截面为３００ｍｍ×
６００ｍｍ，框架柱截面为４００ｍｍ×４００ｍｍ，然后依据
公式（４）—公式（２０）采用基于等效能量法进行二道
防线的水平抗侧构件设计。以下是基于等效能量法

的计算过程，其中 Ｓｄ，ｙ和 Ｓｄ，ｐ取值参考文献［１９－
２０］。

图３　结构荷载示意图（尺寸单位：ｍｍ）

Ｃ０ ＝
３ｎ
２ｎ＋１≈１．３６

Ｓｄ，ｙ＝１８ｍｍ

因为Ｓａ，ｙ＝
Ｔｇ
Ｔ( )
１

γ

η２ａｍａｘｇ，

又因为Ｓｄ，ｙ和Ｓａ，１存在下式的关系：

Ｓｄ，ｙ＝Ｃ０
Ｔ１
２( )π

２

Ｓａ，１

所以可以求出 Ｔ１ ＝０．７８ｓ，Ｓａ，ｙ ＝０．８６２ｍ／ｓ
２

其余参数计算结果如下：

Ｓａ，１ ＝２．４２５ｍ／ｓ
２

Ｓｄ，１ ＝５０．９ｍｍ

Ｓａ，２ ＝４．８５ｍ／ｓ
２

Ｓｄ，ｅ＝１０１．８ｍｍ
Ｓｄ，ｐ ＝７２ｍｍ

Ｓａ，ｐ ＝１．９３６ｍ／ｓ
２

Ｓｄ，ｕ ＝１６３．６ｍｍ
结构总重力荷载代表值估算为：

∑Ｇｉ＝４５１５ｋＮ
Ｇｉ＝９０３ｋＮ
每层第一道防线的屈曲阻尼器设计参数见表１。

表１　楼层屈曲阻尼器需求参数

楼层
屈服力

Ｆｙ／ｋＮ
屈服位移

ｄｙ／ｍｍ
初始刚度

ｋ０／（ｋＮ·ｍｍ－１）
峰值位移

ｄｕ／ｍｍ

１ ８２．０ ２ ３４ ２２

２ ７７．４ ２ ３２ ２２

３ ７２．６ ２ ３０ ２２

４ ５７．９ ２ ２４ ２２

５ ３６．４ ２ １５ ２２
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　　为了与常规框架结构设计作抗震性能对比，按
照相关规范［１１、１７－１８］进行框架结构设计，框架柱截面

为４５０ｍｍ×４５０ｍｍ，框架梁截面为３００ｍｍ×６５０
ｍｍ。

如图４所示利用有限元软件Ｓａｐ２０００［２１］建立两
种结构体系的弹塑性分析模型，其中框架梁、框架柱

用纤维梁单元模拟，屈曲阻尼器用连接单元模拟，混

凝土本构模型采用文献［１８］中的单轴混凝土应力
应变关系模型并考虑箍筋的约束作用，钢筋采用理

想的双折线弹塑性模型。图４中 Ｍｏｄｅｌ１为框架结
构，Ｍｏｄｅｌ２为按照前文的等效能量法设计具有二道
防线的框架屈曲支撑的结构体系。

图４　弹塑性模型

３．３　地震易损性分析
３．３．１　地震易损性分析方法

Ｃｏｒｎｅｌｌ等［２２］提出概率地震需求模型（Ｐｒｏｂａｂｉ
ｌｉｓｔｉｃＳｅｉｓｍｉｃＤｅｍａｎｄＭｏｄｅｌ，ＰＳＤＭ）并用式（２１）来
描述地震强度指标（ＩＭ）和地震需求指标（ＤＭ）之间
关系。假定地震需求的最大层间位移角 θｍａｘ与地震
强度指标Ｓａ（Ｔ１）之间服从幂指数的关系，通过对多
个地震动记录的增量动力分析数据进行回归分析，

就可以计算出ａ和ｂ的值。
ＤＭ ＝ａ·ＩＭｂ （２１）

结构的地震易损性曲线函数Ｐ为结构的地震需
求响应Ｄ（Ｄｅｍａｎｄ，本文为最大层间位移角θｍａｘ）超
越其抗震能力Ｃ（Ｃａｐａｃｉｔｙ，本文为最大层间位移角
限值［θｍａｘ］）的概率随地震动强度指标ＩＭ变化的关
系［２３－２４］，用式（２２）来表达：

Ｐ［Ｄ≥Ｃ｜ＩＭ］＝Φ
ｌｎ（ａ·ＩＭｂ）－ｌｎ（ｍｃ）

β２Ｄ ＋β
２
Ｃ槡

( )
　

（２２）

即ｍｃ为结构在大震防止倒塌的极限状态指标，
取最大层间位移角θｍａｘ＝１／５０。βＣ和βＤ是对数标准
差，可以通过统计分析得到，若以 Ｓａ（Ｔ１）为地震强

度指标，可以参照 ＨＡＺＵＳ９９［２５］将 β２Ｄ ＋β
２
Ｃ槡
　 取为

０．４。
得到结构地震易损性曲线后，再以结构周期 Ｔ１

的地震强度 Ｓａ（Ｔ１）作为地面运动强度指标下，有
５０％的地震波输入发生了倒塌，则该地面运动强度
就是结构体系的平均抗倒塌能力［２６］。将此地面运动

强度和结构的设计罕遇地震强度比较，就可以得到

结构的倒塌储备系数 ＣＭＲ（ＣｏｌｌａｐｓｅＭａｒｇｉｎＲａｔｉｏ，
简称 ＣＭＲ），即

ＣＭＲ＝
Ｓａ（Ｔ１）５０％
Ｓａ（Ｔ１）ＲＥＤ

（２３）

式中：Ｓａ（Ｔ１）５０％ 为有５０％ 地震输入出现倒塌对应
的地面运动强度 Ｓａ（Ｔ１）；Ｓａ（Ｔ１）ＲＥＤ为规范

［１１］建议

罕遇地震（ＲａｒｅＥａｒｔｈｑｕａｋｅＤｅｓｉｇｎ，ＲＥＤ）对应的地
面运动强度 Ｓａ（Ｔ１）。对于我国结构抗震，Ｓａ（Ｔ１）ＲＥＤ
可以按下式计算：

Ｓａ（Ｔ１）ＲＥＤ ＝
αＴ１·ｇ·ＰＧＡＲＥＤ
ＰＧＡＦＥＤ

（２４）

其中，αＴ１为规范规定对于周期 Ｔ１的水平地震
影响系数；ｇ为重力加速度；依据文献［１１］，８度设防
时罕遇地震时程计算的地面峰值加速度 ＰＧＡＲＥＤ为
４ｍ／ｓ２，多遇地震（ＦｒｅｑｕｅｎｔＥａｒｔｈｑｕａｋｅＤｅｓｉｇｎ，
ＦＥＤ）时程计算的地面峰值加速度 ＰＧＡＭＥＤ为 ０．７
ｍ／ｓ２。

通过结构地震易损性曲线可以宏观地比较结构

的抗地震倒塌能力，利用倒塌储备系数ＣＭＲ可以对
抗地震倒塌能力进行定量比较。

３．３．２　地震波的选择
地震易损性分析中主要依据规范［１１］根据 Ｓａ

（Ｔ１，ζ）的统计意义相符２３条地震动记录，见表２，
反应谱如图５所示，为了减小地震动的离散性，每条
波根据结构基本周期的弹性谱加速度 Ｓａ（Ｔ１）进行
标准化［２７－２８］，并将其谱加速度作为地震动强度的衡

量指标。为实现弹塑性时程分析的批量计算，以结

构最大层间位移角超过１／５０作为倒塌判据［１１］。

３．３．３　结构地震易损性分析结果
从图６的结构地震易损性曲线可以看出，相同

地震动强度下，基于等效能量法设计的二道防线耗

能结构（Ｍｏｄｅｌ２）具有明显较低的倒塌率。如表３
所示，二道防线设计的耗能结构（Ｍｏｄｅｌ２）将罕遇地
震下框架结构（Ｍｏｄｅｌ１）的倒塌概率由７．９％降到
０．７％，相对于框架结构（Ｍｏｄｅｌ１）降低了９１％ 。倒
塌储备系数ＣＭＲ由１．７２提高到２．８０，相对于框架
结构（Ｍｏｄｅｌ１）提高了 ６３％。可见，基于等效能量
法的二道防线设计比一般设计方法更加优越，也易
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于对抗震性能进行定量设计。

表２　２３条地震动记录汇总表［２９］

序

号

震

级

发生

年份
名　　称 地震台 分量

１ ６．５ １９３３ ＬＯＮＧＢＥＡＣＨ，ＵＳＡ ＣＭＤＢＬＤＧ Ｓ０８Ｗ

２ ６．０ １９３５ ＨＥＬＥＮＡ
ＭＯＮＴＡＮＡ，ＵＳＡ ＨＥＬＥＮＡ Ｓ９０Ｗ

３ ７．１ １９４０ ＩｍｐｅｒｉａｌＶａｌｌｅｙ，
ＵＳＡ

ＩＭＰＥＲＩＡＬＶＡＬＬＥＹ
ＩＲＲＩＧＤＩＳＴＲＩＣＴ Ｓ００Ｅ

４ ７．７ １９５２ ＫＥＲＮＣＯＵＮＴＹ，
ＵＳＡ

ＴＡＦＴＬＩＮＣＯＬＮ
ＳＣＨＯＯＬ Ｓ６９Ｅ

５ ６．６ １９７１ ＳＡＮＦＥＲＮＡＮＤＯ，
ＵＳＡ

ＣＡＳＴＡＩＣＯＬＤ
ＲＩＤＧＥＲＯＵＴＥ Ｎ２１Ｅ

６ ６．６ １９７１ ＳＡＮＦＥＲＮＡＮＤＯ，
ＵＳＡ

１１７７ＢＥＶＥＲＬＹ
ＤＲＩＶＥ Ｎ８３Ｗ

７ ６．０ １９７５ ＡＬＡＳＫＡ
ＳＵＢＤＵＣＴＩＯＮ，ＵＳＡ

ＡＬＡＳＫＡＮ
ＭＥＴＨＯＤＩＳＴ
ＵＮＩＶＥＲＳＩＴＹ

Ｎ３１５Ｅ

８ ７．８ １９７６ ＴＡＮＧＳＨＡＮ，
ＣＨＩＮＡ

ＭＩＹＵＮ
ＲＥＳＥＲＶＯＩＲ ＥＷ

９ ６．９ １９７６ ＴＡＮＧＳＨＡＮ，
ＣＨＩＮＡ

ＴＯＮＧＸＩＡＮＢＡＬＩ
ＢＲＩＤＧＥ ＥＷ

１０ ６．９ １９７９ ＩＭＰＥＲＩＡＬ
ＶＡＬＬＥＹ，ＵＳＡ ＥＬＣＥＮＴＲＯＤＩＦＦ ３６０

１１ ６．５ １９８３ ＣＯＡＬＩＮＧＡ，ＵＳＡ ＳＴＯＮＥ
ＣＯＲＲＡＬ２Ｅ ＮＯＲＴＨ

１２ ６．１ １９８４ ＭＯＲＧＡＮＨＩＬＬ，ＵＳＡ ＧＩＬＲＯＹ＃３ ９０

１３ ７．８ １９８５ ＶＡＬＰＡＲＩＳＯ，ＣＨＩＬＥ ＬＬＯＬＬＥＯ １００

１４ ６．１ １９８７ ＷＨＩＴＴＩＥＲ，ＵＳＡ ＮＯＲＷＡＬＫ ９０

１５ ６．５ １９８７ ＳｕｐｅｒｓｔｉｔｉｏｎＨｉｌｌｓ，
ＵＳＡ

ＥＩＣｅｎｔｒｏＩｍｐ．
Ｃｏ． ＳＩＣＣ０９０

１６ ７．１ １９８９ ＬＯＭＡＰＲＩＥＴＡ，
ＵＳＡ ＢＬＤＧ１３７ ２０

１７ ７．１ １９８９ ＬＯＭＡＰＲＩＥＴＡ，
ＵＳＡ

ＡＰＥＥＬ
ＡＲＲＡＹ９ １３７

１８ ７．０ １９９２ ＣａｐｅＭｅｎｄｏｃｉｎｏ，
ＵＳＡ

ＲｉｏＤｅｌｌ
Ｏｖｅｒｐａｓｓ ＲＩＯ３６０

１９ ６．７ １９９４ ＮＯＲＴＨＲＩＤＧＥ，ＵＳＡ ＮＯＲＷＡＬＫ， ９０

２０ ６．９ １９９５ Ｋｏｂｅ，Ｊａｐａｎ ＮｉｓｈｉＡｋａｓｈｉ ＮＩＳ０９０

２１ ７．６ １９９９ ＣｈｉＣｈｉ，Ｃｈｉｎａ ＴＣＵ０４５ ＴＣＵ０４５Ｎ

２２ ７．１ １９９９ Ｄｕｚｃｅ，Ｔｕｒｋｅｙ Ｂｏｌｕ ＢＯＬ０９０

２３ ７．５ １９９９ Ｋｏｃａｅｌｉ，Ｔｕｒｋｅｙ Ａｒｃｅｌｉｋ ＡＲＣ０９０

表３　谱加速度和倒塌概率

结构 Ｍｏｄｅｌ１ Ｍｏｄｅｌ２

Ｓａ（Ｔ１）５０％ ／ｇ ０．６７ １．４０

Ｓａ（Ｔ１）ＳＥＤ／ｇ ０．３９ ０．５０

ＣＭＲ １．７２ ２．８０

罕遇地震倒塌概率／％ ７．９０ ０．７０

图５　反应谱

图６　结构地震易损性曲线

４　结　论
通过研究基于等效能量的二道防线结构设计方

法，给出该设计方法的相关理论公式，并结合工程实

例详细阐述设计过程，与常规设计结构进行地震易

损性比较，主要得出如下结论：

（１）在地震作用下，忽略阻尼能后，变形能等于
输入能，将含有屈曲装置的二道防线耗能结构体系

破坏过程简化为三线形的力 －位移关系，推导出不
同地震强度下的变形能方程，可以定量地进行不同

抗震性能的需求设计。

（２）工程实例应用表明：在相同地震强度作用
下，基于等效能量设计的二道防线耗能结构具有明

显较低的倒塌率，将罕遇地震下框架结构的倒塌概

率由７．９％降到 ０．７％，相对于框架结构降低了
９１％。倒塌储备系数ＣＭＲ由１．７２提高到２．８０，相
对于框架结构提高了６３％。
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