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小跨高比带楼板半通缝连梁抗震性能有限元分析

张　超１，陈向上１，于德湖２

（１．河北工业大学 土木与交通学院，天津３００４０１；２．青岛理工大学 土木工程学院，山东 青岛 ２６６０３３）

摘　要：为了缓解联肢剪力墙中小跨高比连梁发生低延性的剪切破坏，增强连梁的变形和耗能能力，
可在单连梁中轴线位置设置半通缝并配置交叉斜筋，形成半通缝连梁。本文完成了的对７种连梁的
模拟，分析了在小跨高比、低周反复荷载作用条件下不同类型带楼板连梁的承载力、变形能力、刚度

退化和耗能能力以及不同跨高比、不同开缝位置对带楼板半通缝连梁抗震性能的影响。结果表明：

楼板会使半通缝连梁的剪压比增大，延性下降；但相比于普通连梁和双连梁，半通缝连梁具有较好的

变形能力和承载力，可在实际中推广。
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引言

在框架－剪力墙、剪力墙等结构中，因需开设洞口等要求，常会出现小跨高比连梁，已有研究表明［１］：小



跨高比连梁发生剪切破坏后，其延性及耗能能力降低，承载力和刚度退化加快，最终使连梁失去联结和约束

两端墙肢的作用。针对此问题，皮天祥等［２］提出了复合配筋方案来改善连梁的延性和耗能能力。李杰等［３］

通过改变连梁的截面形式，将连梁轴线位置设置一条水平通缝，使截面由上和下２个分梁组成，每个梁肢的
跨高比增大，有效防止小跨高比连梁发生剪切破坏。另外李远中等［４］提出半通缝连梁，即在连梁的水平轴

线部分削弱一部分混凝土，连梁横截面呈哑铃状，如图１所示，图中ｌｃ、ｌｗ和ｈｗ分别代表连梁跨度、剪力墙长
度和剪力墙宽度。半通缝连梁在小震时刚度与普通连梁相近，在中震或大震时，半通缝连梁的中部混凝土

破坏，退出工作，半通缝连梁转化为双连梁，由剪切型破坏转变为弯剪型破坏或弯曲型破坏，以改善连梁的

抗震性能。

但以往的研究均没有考虑现浇楼板对半通缝连梁抗震性能的影响，不能真实地反映半通缝连梁的实际

抗震性能，因此有必要研究带楼板半通缝连梁的抗震性能。

建立７个小跨高比连梁有限元模型，分析在低周反复荷载作用下不同类型带板连梁的承载力、变形能
力、刚度退化和耗能能力并比较不同跨高比、半通缝位置对带板半通缝连梁抗震性能的影响。

图１　半通缝连梁示意图
Ｆｉｇ．１　Ｓｋｅｔｃｈｍａｐｏｆｓｅｍｉｓｅａｍｃｏｕｐｌｉｎｇｂｅａｍ

１　模型试件设计

试件ＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４的尺寸和配筋图如图２所示，跨度Ｌ分别取６７５ｍｍ、９００ｍｍ和１３５０ｍｍ；试
件ＣＢ－２为半通缝连梁，其尺寸和配筋图见图３；试件ＣＢ－５为带楼板的双连梁，其尺寸和配筋图见图４；试
件ＣＢ－６为带楼板的普通连梁，其尺寸和配筋图见图５；试件 ＣＢ－７为带楼板半通缝连梁，与 ＣＢ－１相比，
开缝位置有所差异，其尺寸和配筋图见图６。连梁横截面尺寸均为２００ｍｍ×９００ｍｍ。将以上７个试件分为
４组进行对比分析，第１组是ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６，对比不同类型的带楼板连梁的抗震性能；第２组是ＣＢ
－１和ＣＢ－２，分析楼板对半通缝连梁抗震性能影响，第３组是ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４，分析跨高比对半通

图２　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．２　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４
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缝连梁抗震性能影响，第４组是 ＣＢ－１和 ＣＢ－７，对比不同开缝位置对半通缝连梁抗震性能影响。连梁纵
筋和腰筋为ＨＲＢ４００钢筋，箍筋采用ＨＲＢ３３５钢筋，楼板钢筋采用 ＨＰＢ３００钢筋，交叉斜筋采用 ＨＲＢ３３５钢
筋。各试件混凝土的强度等级均为Ｃ３０。

图３　试件ＣＢ－２尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．３　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－２

图４　试件ＣＢ－５尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．４　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－５

图５　试件ＣＢ－６尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．５　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－６
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图６　试件ＣＢ－７尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．６　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－７

２　有限元模型建立

２．１　混凝土和钢筋的本构关系选取
２．１．１　混凝土的本构关系选取

对混凝土的分析采用损伤塑性模型，该模型用“拉伸硬化”方法来模拟粘结滑移，通过延长下降段应力

－应变关系，假设混凝土开裂后仍保留一定的抗拉能力，来模拟钢筋与混凝土相互传递的荷载。混凝土受
压和受拉应力 －应变关系如图 ７－８所示，其中非线性部分采用《混凝土结构设计规范》（ＧＢ５００１０－
２０１０）［５］推荐的应力－应变关系，线性部分直接由混凝土的初始弹性模量和弹性极限应力来确定。混凝土
泊松比取０．２。

图７　混凝土受压应力－应变关系
Ｆｉｇ．７　Ｓｔｒｅｓｓｓｔｒａｉｎｂｅｈａｖｉｏｒｏｆｃｏｎｃｒｅｔｅ

ｕｎｄｅｒｃｏｍｐｒｅｓｓｉｏｎ

图８　混凝土受拉应力－应变关系
Ｆｉｇ．８Ｓｔｒｅｓｓｓｔｒａｉｎｂｅｈａｖｉｏｒｏｆｃｏｎｃｒｅｔｅ

ｕｎｄｅｒｔｅｎｓｉｏｎ

２．１．２　钢筋本构关系选取
钢筋本构关系均采用二折线弹性－强化模型，如图９－１１所示，泊松比取０．３。

图９　ＨＰＢ３００应力－应变关系
Ｆｉｇ．９Ｓｔｒｅｓｓｓｔｒａｉｎｂｅｈａｖｉｏｒ

ｏｆＨＰＢ３００

图１０　ＨＲＢ３３５应力－应变关系
Ｆｉｇ．１０Ｓｔｒｅｓｓｓｔｒａｉｎｂｅｈａｖｉｏｒ

ｏｆＨＲＢ３３５

图１１　ＨＲＢ４００应力－应变关系
Ｆｉｇ．１１Ｓｔｒｅｓｓｓｔｒａｉｎｂｅｈａｖｉｏｒ

ｏｆＨＲＢ４００
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２．２　单元类型选取与网格划分
混凝土和钢筋分别采用Ｃ３Ｄ８Ｒ和Ｔ３Ｄ２单元来模拟。模型采用结构化网格划分技术，由ＡＢＡＱＵＳ自动

生成相应的单元网格。

２．３　边界条件与加载形式
水平方向的位移荷载采用耦合点的方式进行加载。边界约束条件及加载制度如图１２－１３所示，循环加

载时每级循环１次，按 ２ｍｍ递增。

图１２　边界约束条件
Ｆｉｇ．１２　Ｂｏｕｎｄａｒｙｃｏｎｓｔｒａｉｎｔｃｏｎｄｉｔｉｏｎ

图１３　加载制度
Ｆｉｇ．１３　Ｌｏａｄｉｎｇｓｙｓｔｅｍ

３　有限元模拟结果分析

３．１　有限元模型参数验证
为验证有限元参数选取的正确性和可靠性，对文献［６］中的试件ＣＢ－Ｋ３进行模拟计算，混凝土应力 －

应变关系见图７－８，钢筋ＨＰＢ３００和ＨＲＢ３３５应力－应变关系图９－１０，高强钢筋参数按文献［６］选取，试件
尺寸及配筋形式见图１４。模拟与试验值对比结果见表１，骨架曲线对比见图１５。

图１４　试件ＣＢ－Ｋ３尺寸及配筋图
Ｆｉｇ．１４　ＳｉｚｅａｎｄｒｅｉｎｆｏｒｃｅｍｅｎｔｄｅｔａｉｌｉｎｇｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－Ｋ３

图１５　模拟与试验位移－荷载曲线对比
Ｆｉｇ．１５　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎｏｆｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｌｏａｄｃｕｒｖｅｓｂｅｔｗｅｅｎｓｉｍｕｌａｔｉｏｎａｎｄｔｅｓｔ

　　从图１５可知：模拟与试验的骨架曲
线在正向部分吻合较好，反向部分有所差

异，其原因是：ＡＢＡＱＵＳ提供的混凝土损
伤塑性模型基于各向相同破坏的假设，混

凝土由受压转为受拉时 ＡＢＡＱＵＳ默认裂
缝闭合后，受压刚度完全恢复［７］，这导致

试件 ＣＢ－Ｋ３在反向加载时模拟的刚度
大于其实际的刚度，使得屈服位移变小。

但总的来说，模拟可靠，可以进行下一步

分析。
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表１　试验与模拟的承载力和位移值对比
Ｔａｂｌｅ１　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｖａｌｕｅｂｅｔｗｅｅｎｔｅｓｔａｎｄｓｉｍｕｌａｔｉｏｎ

屈服荷载／ｋＮ 屈服位移／ｍｍ 峰值荷载／ｋＮ
正向 反向 正向 反向 正向 反向

ＣＢ－Ｋ３试验值 ４０８ ３７３ ９．６ １２．４ ４９５ ４４０
ＣＢ－Ｋ３模拟值 ４５６ ４５５ ８．８ ８．７ ４７５ ４６３

误差 １１．７％ ２１．９％ ８．３％ ２９．７％ ４．０％ ５．２％

３．２　抗震性能分析
连梁抗震性能主要从如下参数反映：

（１）位移延性系数μ
采用位移延性系数来评价试件的变形能力，位移延性系数为μ

μ＝
Δμ
Δｙ

（１）

式中：Δμ为试件的极限位移，取下降段８５％峰值荷载所对应位移值；
Δｙ为试件的屈服位移，由几何作图法确定

［８］。

（２）最大相对位移角θ
试件在荷载－位移曲线的下降段达到８５％峰值承载力时，对应的位移与连梁跨度的比值，即：

θ＝
Δμ
Ｌ （２）

式中：Δμ为试件的极限位移；
Ｌ为连梁的跨度。
（３）环线刚度Ｋｉ
采用第ｉ级循环荷载下的环线刚度来反映试件在该级循环下刚度大小，环线刚度 Ｋｉ的定义如图１６所

示：

Ｋｉ＝
｜Ｐ＋ｉ｜＋｜Ｐ

－
ｉ｜

｜Δ＋ｉ｜＋｜Δ
－
ｉ｜

（３）

式中：Ｐ＋ｉ和Ｐ
－
ｉ为分别为第ｉ级循环时正、反向峰值点荷载值；

Δ＋ｉ和Δ
－
ｉ为分别为第ｉ级循环时正、反向峰值点位移值。

（４）等效粘滞阻尼系数ｈｅ
等效粘滞阻尼系数ｈｅ可用来衡量试件在低周反复荷载作用下的耗能能力。定义如下：

Ｅ＝ＳＡＢＣＥ （４）

ｈｅ＝
１
２π

ＳＡＢＣＥ
ＳΔＯＢＦ＋ＳΔＯＤＥ

（５）

式中：ＳＡＢＣＥ为滞回环的面积；
ＳΔＯＢＦ和ＳΔＯＤＥ为分别为三角形ＯＢＥ和ＯＤＦ的面积，如图１７所示。

图１６　环形刚度定义
Ｆｉｇ．１６　Ｄｅｆｉｎｉｔｉｏｎｏｆｓｔｉｆｆｎｅｓｓ

图１７　等效粘滞系数定义
Ｆｉｇ．１７　ＤｅｆｉｎｉｔｉｏｎｏｆＥｑｕｉｖａｌｅｎｔｖｉｓｃｏｕｓｄａｍｐｉｎｇｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔ
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３．２．１　不同类型带楼板连梁抗震性能分析
（１）承载力和变形能力

图１８　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６骨架曲线
Ｆｉｇ．１８　ＳｋｅｌｅｔｏｎｃｕｒｖｅｏｆＳｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６

跨高比均为１．０的试件 ＣＢ－１、ＣＢ－５和 ＣＢ
－６的骨架曲线如图１８所示，承载力和变形能力
指标见表２。从表２可以看出：试件ＣＢ－１、ＣＢ－５
和 ＣＢ－６屈服点刚度分别为 １５４．６４ｋＮ／ｍｍ、
１４１８１ｋＮ／ｍｍ和１７５．５７ｋＮ／ｍｍ，试件 ＣＢ－１的
屈服刚度小于试件ＣＢ－６，但大于试件ＣＢ－５的屈
服刚度，表明半通缝连梁的刚度可以得到保证。由

图１８可知：在下降段，试件 ＣＢ－６由于剪压比最
大，导致承载力达到峰值之后下降最快，延性和转

动能力均低于试件 ＣＢ－５和 ＣＢ－１；试件 ＣＢ－１
和ＣＢ－５承载力下降较缓慢且趋势相似，表现出
较好的变形能力。

表２　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６承载力及位移计算结果
Ｔａｂｌｅ２　ＣａｌｃｕｌａｔｉｏｎｒｅｓｕｌｔｓｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６

试件

编号

剪压比 屈服荷载／ｋＮ 屈服位移／ｍｍ 峰值荷载／ｋＮ 峰值位移／ｍｍ 位移延性系数 最大相对位移角

正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向

ＣＢ－１０．２１ ０．１８ ７９５．３３ －７１７．０９ ５．０４ －４．７４ ８５８．１２ －７７７．９３ ５．８２ －５．７１ ２．３３ ２．５１ １／７６ １／７５

ＣＢ－５０．１９ ０．１５ ７１２．１５ －５７８．３４ ４．６３ －４．４７ ７６４．０１ －６３５．６５ ５．９９ －５．４９ ２．５２ ２．６１ １／７７ １／７７

ＣＢ－６０．２２ ０．２０ ８４３．５３ －７２０．８２ ４．４９ －４．４２ ８９５．８４ －７７９．８７ ５．９４ －５．９３ １．７３ ２．２１ １／１１５ １／１１２

（２）刚度退化和耗能能力
图１９－２０为试件ＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６的刚度退化曲线和相对刚度退化曲线。由图１９可知：在位移值

为８ｍｍ之前，试件ＣＢ－６的刚度最大，其次是ＣＢ－１和ＣＢ－５最小，位移值超过８ｍｍ，试件ＣＢ－６的刚度
开始小于试件ＣＢ－１。从图２０可知：试件ＣＢ－６在低周反复荷载作用下刚度下降速度最快，而试件 ＣＢ－１
表现出较好的保持刚度的能力。

图１９　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６刚度退化曲线
Ｆｉｇ．１９　Ｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ
ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６

图２０　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６相对刚度退化曲线
Ｆｉｇ．２０　Ｒｅｌａｔｉｖｅｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６

试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６在各级循环下耗能情况见表３。从表３可以看出：在各级循环中，试件ＣＢ
－１消耗的能量均大于试件ＣＢ－５，而试件ＣＢ－６在第３级循环中消耗的能量略高于试件ＣＢ－１。试件ＣＢ
－１消耗的总能量最多，而试件ＣＢ－６最少。由此可知：小跨高比条件下，半通缝连梁有较好的保持刚度的
能力和耗能能力。

图２１为试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６等效黏滞阻尼系数曲线。由图２１可知：三者的等效黏滞阻尼系数
曲线的整体趋势均为先增大后减小，不同的是试件ＣＢ－１和ＣＢ－６在第３循环加载中，ｈｅ值达到最大，试件
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ＣＢ－５在第４循环加载中，ｈｅ达到峰值。试件ＣＢ－５与ＣＢ－１在前３个循环的ｈｅ值相差不大，随后的循环
中试件ＣＢ－５的滞回曲线比试件ＣＢ－１和ＣＢ－６更加饱满。而试件ＣＢ－１滞回曲线始终比试件ＣＢ－６饱
满。

表３　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６的耗能能力（ｋＮ·ｍｍ）
Ｔａｂｌｅ３ＥｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎｃａｐａｃｉｔｙｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６（ｋＮ·ｍｍ）

试件

编号

位移／ｍｍ

２ ４ ６ ８ １０ １２ ∑Ｅ

ＣＢ－１ ２０９８．６４ ７５９２．６０ １３０５１．４３ １７０７４．５５ １８９５５．３６ ２１００６．８９ ７９７７９．４７

ＣＢ－５ １６２８．００ ６２３８．８３ １１２８３．０５ １４８１７．３５ １６４４０．１２ １８０４１．７６ ６８７４９．１４

ＣＢ－６ １９９８．７２ ７１５６．０５ １３７５２．６１ １５３０５．２０ － － ３８３３８．１４

　　注：“－”表示该循环已超过试件的极限承载力，不考虑该阶段消耗的能量。

３．２．２　楼板对半通缝连梁抗震性能影响
（１）承载力和变形能力
跨高比为１．０的试件ＣＢ－１、ＣＢ－２的承载力和变形能力指标见表４，骨架曲线如图２２所示。由图２２

可知：试件ＣＢ－１相对于试件ＣＢ－２在承载力方面有所提高，原因是：（１）楼板的加入使得矩形截面连梁转
化为Ｔ形截面连梁，进一步增加了核心区受压混凝土的面积；（２）楼板纵向钢筋对其抗弯承载力的贡献，使
其获得更高的峰值承载力。由表４可以看出：考虑楼板后的半通缝连梁剪压比增大，这使其延性和转动能力
有所降低。

图２１　试件ＣＢ－１、ＣＢ－５和ＣＢ－６等效粘滞阻尼系数曲线
Ｆｉｇ．２１　Ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔｖｉｓｃｏｕｓｄａｍｐｉｎｇｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔｃｕｒｖｅｓ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－５、ＣＢ－６

图２２　试件ＣＢ－１和ＣＢ－２骨架曲线
Ｆｉｇ．２２　ＳｋｅｌｅｔｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２

表４　试件ＣＢ－１、ＣＢ－２承载力及位移计算结果
Ｔａｂｌｅ４　ＣａｌｃｕｌａｔｉｏｎｒｅｓｕｌｔｓｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２

试件

编号

剪压比 屈服荷载／ＫＮ 屈服位移／ｍｍ 峰值荷载／ＫＮ 峰值位移／ｍｍ 位移延性系数 最大相对位移角

正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向

ＣＢ－１０．２１ ０．１８ ７９５．３３ －７１７．０９ ５．０４ －４．７４ ８５８．１２ －７７７．９３ ５．８２ －５．７１ ２．３３ ２．５１ １／７６ １／７５

ＣＢ－２０．１５ ０．１６ ６３０．６３ －６４４．０１ ５．１３ －４．８２ ６７３．９２ －６７８．６６ ５．９６ －５．９２ ２．６７ ２．８８ １／６５ １／６５

（２）刚度退化和耗能能力
图２３－２４为试件ＣＢ－１和ＣＢ－２的刚度退化曲线和相对刚度退化曲线。由图２３可知：二者在达到屈

服位移后刚度比较接近，两者最大误差不超过１０％。由图２４可知：试件ＣＢ－１和ＣＢ－２的刚度退化速度也
十分接近，趋势也大致相同，可认为剪压比对刚度退化的影响是较小的。
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图２３　试件ＣＢ－１和ＣＢ－２刚度退化曲线
Ｆｉｇ．２３Ｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２

图２４　试件ＣＢ－１和ＣＢ－２相对刚度退化曲线
Ｆｉｇ．２４Ｒｅｌａｔｉｖｅｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２

图２５　试件ＣＢ－１和ＣＢ－２等效粘滞阻尼系数曲线
Ｆｉｇ．２５Ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔｖｉｓｃｏｕｓｄａｍｐｉｎｇｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔ

ｃｕｒｖｅｓｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２

试件ＣＢ－１和ＣＢ－２在各级循环下耗能情况
和等效黏滞阻尼系数曲线见表５和图２５。由表５
可以看出：试件ＣＢ－１在前６个加载循环中所消耗
的能量均大于试件ＣＢ－２，但试件ＣＢ－１消耗的总
能量要小于试件ＣＢ－２。分析其原因为试件ＣＢ－
１楼板的塑性变形阻碍了

!

载时试件变形的恢复，

从而导致每一循环荷载 －位移曲线所包围的面积
更大，消耗的能量也相对较多。由图２５可知：试件
ＣＢ－２在第４个循环，滞回曲线最为饱满，其等效
粘滞系数曲线呈先增大再减小的趋势。

表５　试件ＣＢ－１和ＣＢ－２耗能能力（ｋＮ·ｍｍ）
Ｔａｂｌｅ５　ＥｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎｃａｐａｃｉｔｙｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－２（ｋＮ·ｍｍ）

试件

编号

位移／ｍｍ

２ ４ ６ ８ １０ １２ １４ ∑Ｅ

１４ＣＢ－１ ２０９８．６４ ７５９２．６０ １３０５１．４３ １７０７４．５５ １８９５５．３６ ２１００６．８９ － ７９７７９．４７

ＣＢ－２ １６１８．２５ ６０８３．６７ １０４８９．８９ １４０５３．３１ １６９０２．３２ １８９４８．０５ ２００１４．５５ ８８１１０．０５

　　注：“－”表示该循环已超过试件的极限承载力，不考虑该阶段消耗的能量。

图２６　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４骨架曲线
Ｆｉｇ．２６　ＳｋｅｌｅｔｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４

３．２．３　跨高比对带楼板半通缝连梁抗震性能影响
（１）承载力和变形能力
试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和 ＣＢ－４的承载力、变形

能力指标见表６，骨架曲线如图２６所示。从表６中
可以看出：随着跨高比的增大，试件的屈服荷载、峰

值荷载和剪压比均会降低，但其屈服位移和峰值位

移会随之提高。延性系数和最大相对位移角在跨

高比为１．０时达到最大，超过１．０后有所下降。对
于小跨高比半通缝连梁，其对角斜筋的方向更接近

混凝土斜压杆的方向，斜筋的作用可以有效发挥，

所以达到一定的跨高比时试件的位移延性系数会

达到最大，跨高比继续增加，延性将会稍有下降。
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表６　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４承载力及位移计算结果
Ｔａｂｌｅ６　ＣａｌｃｕｌａｔｉｏｎｒｅｓｕｌｔｓｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４

试件

编号

剪压比 屈服荷载／ｋＮ 屈服位移／ｍｍ 峰值荷载／ｋＮ 峰值位移／ｍｍ 位移延性系数 最大相对位移角

正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向

ＣＢ－１０．２１ ０．１８ ７９５．３３ －７１７．０９ ５．０４ －４．７４ ８５８．１２ －７７７．９３ ５．８２ －５．７１ ２．３３ ２．５１ １／７６ １／７５

ＣＢ－３０．２３ ０．２１ ８６７．６３ －８１３．２０ ３．４３ －３．４６ ９１２．７９ －８６７．１４ ３．９３ －３．７３ ２．２９ ２．３０ １／８４ １／８５

ＣＢ－４０．１７ ０．１４ ６３５．９８ －５５２．８８ ６．２ －５．９ ６７２．１９ －５８８．９５ ７．９６ －７．８９ ２．５６ ２．６８ １／８５ １／８５

（２）刚度退化和耗能能力
图２７－２８为试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和 ＣＢ－４的刚度退化曲线和相对刚度退化曲线。由图２７可知：试件

ＣＢ－３初始刚度最大，试件ＣＢ－１和ＣＢ－４的刚度在加载过程中变化范围相对较小，没有类似于试件ＣＢ－
３刚度退化过程中存在较明显的转折点。由图２８可知：试件ＣＢ－３在位移为８ｍｍ之前刚度下降最快，之后
刚度下降速度缓慢。

图２７　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４刚度退化曲线
Ｆｉｇ．２７Ｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ
ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４

图２８　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４相对刚度退化曲线
Ｆｉｇ．２８Ｒｅｌａｔｉｖｅｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４

图２９　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４等效粘滞阻尼系数曲线
Ｆｉｇ．２９Ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔｖｉｓｃｏｕｓｄａｍｐｉｎｇｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４

试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４在各级循环下耗
能情况和等效粘滞阻尼系数曲线见表７和图２９。
从表７可以看出：在前５级循环中，各试件消耗的
能量随着跨高比的增加而减小，分析其原因为：跨

高比较小的试件中，剪力及其产生的效应起了绝对

控制作用，产生相同的位移角时受到的剪力更大，

造成钢筋和较大面积的混凝土进入塑性，使其耗能

也相应较多。但试件消耗的总能量随着跨高比的

增大而增大。从图２９可以看出：试件ＣＢ－１和ＣＢ
－３的等效粘滞阻尼系数均呈现先增大后减小的
趋势，试件ＣＢ－４的等效粘滞阻尼系数则先增大，
随后变化较小。

表７　试件ＣＢ－１、ＣＢ－３和ＣＢ－４耗能能力（ｋＮ·ｍｍ）
Ｔａｂｌｅ７　ＥｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎｃａｐａｃｉｔｙｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－３、ＣＢ－４（ｋＮ·ｍｍ）

试件

编号

位移／ｍｍ

２ ４ ６ ８ １０ １２ １４ １６ ∑Ｅ

ＣＢ－１ ２０９８．６４ ７５９２．６０ １３０５１．４３ １７０７４．５５ １８９５５．３６ ２１００６．８９ － － ７９７７９．４７

ＣＢ－３ ２９９１．４８ ９３６４．５７ １３７８３．５６ １７０２８．８６ １９４５７．５８ － － － ６２６２６．０７

ＣＢ－４ １１４６．９１ ４６８０．６４ ９３８６．１６ １３３３２．０２ １６６４０．１３ １９０４６．０７ ２０９２９．７７ ２２４２１．６９ １０７５８３．４０

注：“－”表示该循环已超过试件的极限承载力，不考虑该阶段消耗的能量。
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３．２．４　开缝位置对带楼板半通缝连梁抗震性能影响

图３０　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７骨架曲线
Ｆｉｇ．３０　ＳｋｅｌｅｔｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７

（１）承载力和变形能力
试件ＣＢ－１、ＣＢ－７的承载力和变形能力指标

见表８，骨架曲线如图３０所示。表８显示试件 ＣＢ
－１和ＣＢ－７的剪压比几乎相同，但试件ＣＢ－１正
向峰值承载力小于ＣＢ－７，而反向峰值承载力则相
反；试件ＣＢ－１和 ＣＢ－７正反向峰值承载力分别
相差９．４％和 ２３％。分析其原因为：在正向加载
时，楼板与梁相交部分的混凝土受压，楼板可以起

到翼缘的作用，增大了混凝土核心受压混凝土面

积，在一定程度上提高了正向峰值承载力。在反向

加载时，同样区域的混凝土主要受拉，对承载力贡

献较小，导致试件ＣＢ－７正反向峰值承载力相差较大。

表８　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７承载力及位移计算结果
Ｔａｂｌｅ８　ＣａｌｃｕｌａｔｉｏｎｒｅｓｕｌｔｓｏｆｂｅａｒｉｎｇｃａｐａｃｉｔｙａｎｄｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７

试件

编号

剪压比 屈服荷载／ｋＮ 屈服位移／ｍｍ 峰值荷载／ｋＮ 峰值位移／ｍｍ 延性系数 最大相对转角

正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向 正向 反向

ＣＢ－１０．２１ ０．１８ ７９５．３３ －７１７．０９ ５．０４ －４．７４ ８５８．１２ －７７７．９３ ５．８２ －５．７１ ２．３３ ２．５１ １／７６ １／７５

ＣＢ－７０．２２ ０．１７ ８５０．２７ －６２８．６４ ４．４６ －４．０６ ８８１．３９ －６８０．９４ ５．３３ －５．４８ ２．１２ ２．８９ １／９５ １／７７

（２）刚度退化和耗能能力
试件ＣＢ－１、ＣＢ－７的刚度退化曲线和相对刚度退化曲线如图３１－３２所示。由图３１可知：试件ＣＢ－１

和ＣＢ－７屈服后，二者的刚度十分接近。从图３２可看出：随着水平位移值的增大，试件 ＣＢ－７刚度退化速
度较快。两者的刚度均在前４个循环退化较快，之后刚度退化速度减慢。

图３１　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７刚度退化曲线
Ｆｉｇ．３１　Ｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７

图３２　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７相对刚度退化曲线
Ｆｉｇ．３２　Ｒｅｌａｔｉｖｅｓｔｉｆｆｎｅｓｓｄｅｇｒａｄａｔｉｏｎｃｕｒｖｅｓｏｆ

ｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７

　　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７在各级循环下耗能情况和等效粘滞阻尼系数曲线见表９和图３３。从表９可以看
出：在各个循环中试件 ＣＢ－１和 ＣＢ－７的耗能能力基本相当，试件ＣＢ－１总体消耗的能量略高一些。由图
３３可知：试件ＣＢ－７在前２个循环的ｈｅ高于试件ＣＢ－１，随后继续增加，最后ｈｅ稳定在０．４３左右。

表９　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７耗能能力（ｋＮ·ｍｍ）
Ｔａｂｌｅ９　ＥｎｅｒｇｙｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎｃａｐａｃｉｔｙｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７（ｋＮ·ｍｍ）

试件

编号

位移／ｍｍ

２ ４ ６ ８ １０ １２ ∑Ｅ

ＣＢ－１ ２０９８．６４ ７５９２．６０ １３０５１．４３ １７０７４．５５ １８９５５．３６ ２１００６．８９ ７９７７９．４７

ＣＢ－７ ２０３３．６４ ７５５９．２２ １２２０４．３６ １６３０４．７１ １８８１６．１２ ２１５８１．０７ ７８４９９．１２
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图３３　试件ＣＢ－１和ＣＢ－７等效粘滞阻尼系数曲线
Ｆｉｇ．３３　ＥｑｕｉｖａｌｅｎｔｖｉｓｃｏｕｓｄａｍｐｉｎｇｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔｃｕｒｖｅｓｏｆｓｐｅｃｉｍｅｎＣＢ－１、ＣＢ－７

４　结论

通过对７个连梁试件的有限元对比分析，可以得到以下结论：
（１）半通缝连梁相比于普通连梁和双连梁，最大相对转角平均分别增大５０．４５％和２％，破坏时的刚度

分别增大２０．０４％和１９．９６％，消耗的总能量分别增大１０８．０９％和１６．０４％，表明半通缝连梁具有较好的变
形能力和保持刚度的能力，整体耗能能力也较强。

（２）考虑楼板影响后，半通缝连梁屈服荷载、峰值荷载分别提高１８．６５％和２０．９５％，消耗的总能量下降
９４５％；楼板增强了半通缝连梁的抗弯刚度，也使半通缝连梁中剪压比增大，导致半通缝连梁位移延性系数
降低。这相当于减小半通缝连梁跨高比后的情况。

（３）随着跨高比从１．５降低到 ０．７５，半通缝连梁峰值承载力提高了 ４１．１３％，消耗的总能量降低了
４１７８％，刚度退化幅度增加了１６３．６２％；半通缝连梁的延性系数在跨高比较小的范围内随着跨高比的增加
而增大，超过该值延性系数略有减小。

（４）考虑到地震作用的往复性，建议实际工程中采用在横截面中部开缝形式的半通缝连梁。
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