
第 ２２卷 第 ３期
２０２４年 ６月

福建理工大学学报
Ｊｏｕｒｎａｌ ｏｆ Ｆｕｊｉａｎ Ｕｎｉｖｅｒｓｉｔｙ ｏｆ Ｔｅｃｈｎｏｌｏｇｙ

Ｖｏｌ．２２ Ｎｏ．３
Ｊｕｎ． ２０２４

ｄｏｉ：１０．３９６９ ／ ｊ．ｉｓｓｎ．２０９７－３８５３．２０２４．０３．００４

近场波动对钢筋混凝土框架结构地震响应的影响

彭丽１，２，高智能１，２，凌远辉１，２，左志成１，２，谷音３，４

（１． 江西理工大学 土木与测绘工程学院，江西 赣州 ３４１０００；
２． 江西省环境岩土与工程灾害控制重点实验室，江西 赣州 ３４１０００；

３． 福州大学 土木工程学院，福建 福州 ３５０１０８；
４． 福建省土木工程多灾害防治重点实验室，福建 福州 ３５０１０８）

摘要： 采用一维化时域方法将地震波动转化为等效节点荷载，通过三维黏弹性人工边界单元模拟远

场地基辐射阻尼，建立基于刚性地基假定和考虑近场波动的三维钢筋混凝土框架结构有限元模型，对
比内力和位移动力时程响应。 研究表明：考虑近场波动使钢筋混凝土框架结构自振周期变长；与刚性

地基假定相比，在观测点处，梁端弯矩幅值增大，轴力幅值减小，剪力幅值改变；柱端弯矩幅值减小，轴
力幅值增大，剪力幅值也存在差异；顶点位移和层间位移均衰减。
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　 　 建筑结构动力反应在本质上是波动问题，包
括封闭系统中的波动，也包括在结构－地基组成

的开放系统中的波动［１］。 结构与地基间的相互

作用会影响建筑物的地震响应，许多学者对此开

展了理论分析、数值模拟和实验研究。 在地上建

筑方面，李培振等［２］通过振动台实验研究了在软
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土地基上，结构－桩－土相互作用（ＳＳＩ）对高层钢

筋混凝土框架结构的振动影响。 韩庆华等［３］采

用黏弹性人工边界地震输入方法，在 ＡＢＡＱＵＳ 平

台建立空间网架结构－土体相互作用模型，研究

了结构加速度响应、相对位移和杆件内力的分布

规律。 尚守平等［４］鉴于《建筑抗震设计规范》关
于土－结构相互作用折减系数考虑不周全的问

题，用低频激振器对在刚性和土槽中柔性基础上

的钢框架结构模型开展激振实验，研究上部结构

刚度和振动加速度对自振周期的影响。 邱振

等［５］通过 ＡＮＳＹＳ 平台建立高耸结构（北京奥林

匹克塔）－桩筏基础－地基相互作用数值模型，开
展地震时程分析研究。 此外，岳庆霞、李梦珂和张

昊等［６－８］采用简化弹簧模型模拟土体对结构的作

用。 在地下结构方面，许成顺等［９］通过在地铁车

站结构模型两侧设置弹簧、在底部设置橡胶垫，模
拟地震作用下的土－结构相互作用，开展静力推

覆试验研究。 陈少林等［１０］采用修正 Ｄａｖｉｄｅｎｋｏｖ
模型模拟近场区域饱和土非线性，用线弹性饱和

多孔介质假定远场区域，上部结构采用 Ｎｅｗｍａｒｋ
隐式积分算法，实现了非线性饱和土－基础－结构

相互作用数值模拟研究。 为了进一步从近场波动

理论角度研究土－结构相互作用问题，本文依据

一维化时域算法［１１－１２］计算等效节点荷载，采用

ＡＢＡＱＵＳ软件建立三维钢筋混凝土框架结构－地
基整体有限元模型，并和传统刚性地基模型对比，
得出近场地基对框架结构地震响应的影响程度，
为以后框架结构抗震设计提供帮助。

１　 建模过程

１．１　 几何尺寸与材料参数

基于刚性地基假定，建立一个长宽高为４０ ｍ×
１２ ｍ×１４ ｍ的三维钢筋混凝土框架结构有限元模

型，如图 １所示。 纵向跨度为 １０ ｍ，共 ４ 跨，总长

４０ ｍ；横向跨度为 ６ ｍ，共 ２跨，总宽１２ ｍ；第一层

层高为 ６ ｍ，第二三层层高为 ４ ｍ，总高度 １４ ｍ。
框架柱截面尺寸为 ５００ ｍｍ×５００ ｍｍ，框架梁截面

尺寸为 ６００ ｍｍ×３００ ｍｍ，楼板厚度为 １２０ ｍｍ。
混凝土强度等级为 Ｃ４０，梁柱纵筋、箍筋分别采用

ＨＲＢ４００ 和 ＨＲＢ３３５。 框架结构中混凝土选择

Ｃ３Ｄ８Ｒ单元模拟，钢筋选择 Ｔ３Ｄ２单元模拟，钢筋

和混凝土之间相互作用采用内置区域。
为减小人工截取边界对结构地震响应的影

图 １　 钢筋混凝土框架结构有限元模型

Ｆｉｇ．１　 Ｆｉｎｉｔｅ ｅｌｅｍｅｎｔ ｍｏｄｅｌ ｏｆ ｒｅｉｎｆｏｒｃｅｄ ｃｏｎｃｒｅｔｅ
（ＲＣ） ｆｒａｍｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ

响，地基土沿长度方向 Ｘ 取 ２００ ｍ，沿深度方向 Ｙ
取 ５０ ｍ，沿宽度方向 Ｚ 取 １００ ｍ，土体采用 Ｍｏｈｒ－
Ｃｏｕｌｏｍｂ本构模型，并划分成 ５ ｍ×５ ｍ 的单元网

格。 地基土体和钢筋混凝土框架结构之间采用绑

定约束，即对结构柱底面和土体表面绑定，建立考

虑近场波动的三维钢筋混凝土整体模型，如图 ２
所示。 沿三维坐标的 Ｘ 方向，取钢筋混凝土结构

整体模型纵向一榀框架作为研究对象，定义第一

层框架梁为梁 １，第二层框架梁为梁 ２，第三层框

架梁为梁 ３；梁最左端位置为 ０ ｍ，最右端位置为

４０ ｍ，中部位置为 ２０ ｍ；该榀框架的最左端柱为

柱 １，第二层柱顶点为 Ｄ，第三层柱顶点为 Ａ；中间

柱为柱 ２，第三层柱顶点为 Ｂ；最右端柱为柱 ３，第
三层柱顶点为 Ｃ，如图 ３所示。

图 ２　 钢筋混凝土框架结构－地基整体有限元模型

Ｆｉｇ．２　 Ｆｉｎｉｔｅ ｅｌｅｍｅｎｔ ｍｏｄｅｌ ｏｆ ｒｅｉｎｆｏｒｃｅｄ ｃｏｎｃｒｅｔｅ ｆｒａｍｅ
ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ ｉｎｔｅｇｒａｔｅｄ ｗｉｔｈ ｉｔｓ ｆｏｕｎｄａｔｉｏｎ

１．２　 地基土参数和人工边界条件

依据文献［１３］，取土体质量密度 ρ ＝ １ ８００
ｋｇ ／ ｍ３，弹性模量 Ｅ＝ １４６ ＭＰａ，泊松比 υ ＝ ０．２５，剪
切波速 Ｃｓ ＝ １８０ ｍ ／ ｓ。 剪切模量 Ｇ 和纵波波速 Ｃｐ
可由公式（１）（２）求出。

Ｇ＝ Ｅ
２×（１＋μ）

（１）

６２２
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图 ３　 钢筋混凝土框架结构整体模型纵向一榀框架

Ｆｉｇ．３　 Ａ ｌｏｎｇｉｔｕｄｉｎａｌ ｆｒａｍｅ ｏｆ ｍｏｄｅｌ ｏｆ ｒｅｉｎｆｏｒｃｅｄ ｃｏｎｃｒｅｔｅ
ｆｒａｍｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ ｉｎｔｅｇｒａｔｅｄ ｗｉｔｈ ｉｔｓ ｆｏｕｎｄａｔｉｏｎ

Ｃｐ ＝
２（１－μ）
１－２μ

·Ｃｓ （２）

钢筋混凝土框架结构－地基整体有限元模型

采用三维一致等效黏弹性人工边界单元［１４］截取

近场计算区域：在模型边界向外扩展一层与近场

地基网格尺寸相同的单元，将单元外侧边界固定。
由式（３）（４）可得等效黏弹性人工边界单元的等

效弹性模量和等效阻尼比，计算结果如表 １。

Ｅ ＝αＮ·ｈ· Ｇ
Ｒ
·（１

＋ν ）（１－２ ν ）

（１－ν ）
（３）

η ＝ ρＲ
３Ｇ
·

Ｃｐ
αＮ
＋２

Ｃｓ
αＴ

æ

è
ç

ö

ø
÷ （４）

式中，Ｅ 为等效弹性模量，Ｐａ；η 为等效阻尼比；αＮ
和 αＴ 分别为黏弹性人工边界法向和切向参数，参
考文献［１２］分别取值为 １．３３ 和 ０．６７；Ｇ 为地基土

剪切模量，Ｐａ；Ｒ 为波源至人工边界的距离，ｍ；侧
面、端部和底部 ３个部位等效参数计算时，Ｒ 值分

别为 ５０、１００和 ５０ ｍ；ｈ 为等效边界单元厚度，ｍ；
ν 为等效泊松比，ν ＝（α－２） ／ ２（α－１），α 为黏弹性

人工边界法向参数与切向参数的比值：α＝αＮ ／ αＴ；
ρ 为地基土密度，ｋｇ ／ ｍ３。

表 １　 三维一致黏弹性人工边界单元等效参数

Ｔａｂ．１　 Ｅｑｕｉｖａｌｅｎｔ ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ ｏｆ ｔｈｒｅｅ－ｄｉｍｅｎｓｉｏｎａｌ
ｕｎｉｆｏｒｍ ｖｉｓｃｏｕｓ⁃ｓｐｒｉｎｇ ａｒｔｉｆｉｃｉａｌ ｂｏｕｎｄａｒｙ ｅｌｅｍｅｎｔｓ

等效参数 侧面 端部 底部

等效弹性模量 ／ ＭＰａ ７．７５４ ３．８７７ ７．７５４

等效阻尼比 ０．３９７ ０．７９３ ０．３９７

１．３　 地震波动输入方法

从太平洋地震研究中心选取日本阪神地震记

录到的 Ｋｏｂｅ 波，其时间步长为 ０．０１ ｓ，记录时长

为 ４０．９６ ｓ。 图 ４绘出了 Ｋｏｂｅ 波的位移和加速度

时程曲线。

图 ４　 Ｋｏｂｅ 波位移时程曲线和加速度时程曲线

Ｆｉｇ．４　 Ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ ａｎｄ ａｃｃｅｌｅｒａｔｉｏｎ ｔｉｍｅ⁃ｈｉｓｔｏｒｙ
ｃｕｒｖｅｓ ｏｆ Ｋｏｂｅ ｗａｖｅ

基于自由波场一维化时域求解方法［１１－１２］ ，
将 Ｋｏｂｅ波的位移时程通过 ＭＡＴＬＡＢ 编程转化

为人工边界节点上的等效荷载时程，按照 Ｐ 波

形式输出。 计算过程需满足式 （ ５）的稳定性

条件［１１］ 。
Δｔ≤Δｙ ／ Ｃｐ （５）

式中，Δｔ 为时间步长，取 ０．００１；Δｙ 为沿 ｙ 方向的

有限元网格尺寸，ｍ；Ｃｐ 为 Ｐ 波在地基介质中的

波速，ｍ ／ ｓ。 已知 Δｙ 为 ５ ｍ，Ｃｐ ＝ ３１２ ｍ ／ ｓ，经计算

Δｔ＝ ０．００１，小于 ０．０１６，满足稳定性条件。 此外，
为保证一维化时域算法的计算精度，有限元网格

尺寸应满足式（６）所示的离散化准则［１１］。
Δ≤（１ ／ １０～１ ／ ６）·λ （６）

式中，Δ为有限元网格尺寸，ｍ； λ 为波长，ｍ。

７２２
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２　 模态分析

由图 ５可知，两类框架结构模型第一阶模态

均以结构水平摆动为主，第二阶均以结构纵向摆

动为主。 图 ５（ａ）中第三阶模态以框架结构扭转

为主，图 ５（ｂ）中第三阶模态主要是土的变形。 表

２列出钢筋混凝土框架结构模型的前 ５ 阶自振频

率及差异，从中可看出，考虑近场波动后框架结构

的自振频率降低。

图 ５　 两类有限元模型的前三阶模态

Ｆｉｇ．５　 Ｔｏｐ ｔｈｒｅｅ ｍｏｄｅｓ ｏｆ ｔｗｏ ｔｙｐｅｓ ｏｆ ｆｉｎｉｔｅ ｅｌｅｍｅｎｔ ｍｏｄｅｌｓ

表 ２　 钢筋混凝土框架结构自振频率

Ｔａｂ．２　 Ｎａｔｕｒａｌ ｖｉｂｒａｔｉｏｎ ｆｒｅｑｕｅｎｃｉｅｓ ｏｆ ＲＣ ｆｒａｍｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅｓ

模态

阶数

不考虑近场波动时

结构自振频率 ｆ１ ／ Ｈｚ
考虑近场波动时

结构自振频率 ｆ２ ／ Ｈｚ
误差

ｅ ／ ％

一阶 １．６３５ ９ ０．６９４ ５０ ５７．５５

二阶 １．６６５ ９ ０．７７６ ２７ ５３．４０

三阶 １．９３９ ９ ０．７９０ ２７ ５９．２６

四阶 ２．０８５ ９ ０．８５３ ７０ ５９．０７

五阶 ２．０８７ ４ ０．８７６ ７３ ５８．００

注：表中 ｅ＝（ ｆ１－ｆ２） ／ ｆ１

通过模态分析计算 Ｒａｙｌｅｉｇｈ 阻尼比例系数。
由于前两阶贡献大，取前两阶自由场自振频率 ω１
和 ω２，同时假定土体阻尼比 ξ ＝ ０．１，α 和 β 为比

例系数，由公式（７）计算。

α＝
２ωｉω ｊξ
ωｉ＋ω ｊ

，　 β＝ ２ξ
ωｉ＋ω ｊ

（７）

式中，ξ 为均匀土层的阻尼比，取为 ０．１；ωｉ 和 ω ｊ

分别为均匀土层两个特定的自振圆频率，分别取

为第 １阶和第 ２ 阶自振圆频率，其中 ω ＝ ２πｆ，由
模态分析求得两阶自由波场自振频率 ω１ ＝ １９．０７１
ｒａｄ ／ ｓ、ω２ ＝ ２３．８２７ ｒａｄ ／ ｓ。 把已知值带入公式（７）
中，求得 α ＝ ２．１１９，β ＝ ０．００４ ６６２。 将 α、β 值输入

ＡＢＡＱＵＳ中赋予土体阻尼属性。 在地震响应分析

时，阻尼在地震中起到耗能作用。

３　 动力时程分析

３．１　 内力分析

将图 ３ 所示的钢筋混凝土框架结构最左侧

柱、中间柱和最右侧柱依次编号为柱 １、柱 ２ 和柱

３，一、二和三层纵梁依次编号为梁 １、梁 ２和梁 ３，
并通过 ＡＢＡＱＵＳ 软件计算分析 Ｋｏｂｅ 波（Ｐ 波波

形）入射下，钢筋混凝土框架结构在楼层标高 ０、
６、１０和 １４ ｍ处柱子的内力幅值变化规律和在 ０、
２０ 和 ４０ ｍ 位置处梁的内力幅值变化规律。
图 ６～图 ９分别绘制了钢筋混凝土框架结构在刚

性地基假定和近场波动两种情况下梁和柱的内力

幅值变化曲线。
３．１．１　 框架梁分析

刚性地基假定下和考虑近场波动情况下的框

架梁内力分别如图 ６和图 ７所示。
由图 ６（ａ）可知，梁 １、梁 ２和梁 ３的轴力幅值

在梁位置为 ０～２０ ｍ内增大，在 ２０～４０ ｍ内减小。
梁 １、梁 ２和梁 ３在 ２０ ｍ（中部）处幅值达到最大，
分别为 ４ ４３０、３ ６９０和 ２ ６００ ｋＮ；在 ０ ｍ（左端）处
幅值最小，分别为 ３ ４６０、２ ４４０和 ２ １２０ ｋＮ。 由图

６（ｂ）可知，梁 １、梁 ２和梁 ３的剪力幅值在梁位置

为 ０～２０ ｍ内增大，在 ２０～４０ ｍ内减小。 梁 １、梁
２和梁 ３在 ２０ ｍ（中部）处幅值达到最大，分别为

５ ３２０、４ ６１０和 ３ ５２０ ｋＮ；在 ０ ｍ（左端）处幅值最

小，分别为 ４ １６０、３ ２４０ 和 ２ ０３０ ｋＮ。 由图 ６（ｃ）

８２２



第 ３期 彭丽，等：近场波动对钢筋混凝土框架结构地震响应的影响

可知，梁 １、梁 ２ 和梁 ３ 的弯矩幅值变，在梁位置

为 ０～２０ ｍ内增大，在 ２０～４０ ｍ内减小。 梁 １、梁
２和梁 ３在 ２０ ｍ（中部）处幅值达到最大，分别为

４７９．１１６、２８５．４８８ 和 １５０．００１ ｋＮ·ｍ；在 ０ ｍ（左
端） 处 幅 值 最 小， 分 别 为 ２１７． ６２２、 １２２． ３７５
和７１．１９４ ｋＮ·ｍ。

图 ６　 刚性地基假定下框架梁内力

Ｆｉｇ．６　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅｓ ｏｆ ｆｒａｍｅ ｂｅａｍｓ ｂａｓｅｄ ｏｎ ｒｉｇｉｄ ｆｏｕｎｄａｔｉｏｎ ａｓｓｕｍｐｔｉｏｎ

图 ７　 考虑近场波动情况下框架梁内力

Ｆｉｇ．７　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅｓ ｏｆ ｆｒａｍｅ ｂｅａｍｓ ｃｏｎｓｉｄｅｒｉｎｇ ｎｅａｒ－ｆｉｅｌｄ ｗａｖｅ ｍｏｔｉｏｎ

　 　 由图 ７（ａ）可知，梁 １、梁 ２和梁 ３的轴力幅值

在梁位置为 ０～２０ ｍ内增大，在 ２０～４０ ｍ内减小。
梁 １、梁 ２和梁 ３在 ２０ ｍ（中部）处幅值达到最大，
分别为 １ ６１０、１ ２００ 和 １ ０００ ｋＮ；在 ４０ ｍ（右端）
处轴力幅值最小，分别为 ８００、３２５． ２ 和 １７４． ８７
ｋＮ。 由图 ７（ｂ）可知，梁 １、梁 ２ 和梁 ３ 的剪力幅

值在梁位置为 ０～２０ ｍ 内增大，在 ２０ ～ ４０ ｍ 内减

小。 梁 １、梁 ２ 和梁 ３ 在 ２０ ｍ（中部）处剪力幅值

达到最大，分别为 ５ ９６０、４ ２２０和 ２ ８７０ ｋＮ；在 ４０ ｍ
（右端）处剪力幅值最小，分别为 ２ ９２３．７、７５０ 和

２４８．１５ ｋＮ。 由图 ７（ｃ）可知，梁 １、梁 ２和梁 ３的弯

矩幅值在梁位置为 ０～２０ ｍ内增大，在 ２０～４０ ｍ内

减小。 梁 １、梁 ２和梁 ３在 ２０ ｍ（中部）处弯矩幅值

达到最大，分别为 ８４５．３９、６６８．８和 ７７２．０５ ｋＮ· ｍ；
在 ４０ ｍ（右端）处弯矩幅值最小，分别为 ５９５．１４６、
２８０．５和 １８５．６８ ｋＮ·ｍ。 综合 ３幅图可知，在刚性

地基和考虑近场波动两种情况下梁的轴力幅值、剪
力幅值和弯矩幅值随着梁所处位置的改变变化趋

势基本一致。 表 ３列出了在刚性地基假定和考虑

近场波动两种情况下，框架结构梁 ２０ ｍ处截面的

轴力、剪力和弯矩最大值。 从表 ３ 数据可看出，相
比于刚性地基，考虑近场波动情况下，梁的轴力幅

值减小，弯矩幅值变大，而剪力幅值只有梁 １变大，
梁 ２和梁 ３的剪力幅值变小。

表 ３　 梁 １、梁 ２ 和梁 ３ 的内力幅值

Ｔａｂ．３　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅ ａｍｐｌｉｔｕｄｅｓ ｏｆ Ｂｅａｍ １， Ｂｅａｍ ２ ａｎｄ Ｂｅａｍ ３

地基条件
轴力幅值 ／ ｋＮ

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

剪力幅值 ／ ｋＮ

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

弯矩幅值 ／ （ｋＮ·ｍ）

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

刚性地基 ４ ４３０ ３ ６９０ ２ ６００ ５ ３２０ ４ ６１０ ３ ５２０ ４７９．１２ ２８５．４９ １５０．０１

考虑近场波动 １ ６１０ １ ２００ １ ０００ ５ ９６０ ４ ２２０ ２ ８７０ ８４５．３９ ６６８．８０ ７７２．０５

９２２
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３．１．２　 框架柱分析

刚性地基假定下和考虑近场波动情况下的框

架柱内力分别如图 ８和图 ９所示。

图 ８　 刚性地基假定下框架柱内力

Ｆｉｇ．８　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅｓ ｏｆ ｆｒａｍｅ ｃｏｌｕｍｎｓ ｂａｓｅｄ ｏｎ ｒｉｇｉｄ ｆｏｕｎｄａｔｉｏｎ ａｓｓｕｍｐｔｉｏｎ

图 ９　 考虑近场波动情况下框架柱内力

Ｆｉｇ．９　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅｓ ｏｆ ｆｒａｍｅ ｃｏｌｕｍｎｓ ｕｎｄｅｒ ｃｏｎｓｉｄｅｒｉｎｇ ｎｅａｒ－ｆｉｅｌｄ ｗａｖｅ ｍｏｔｉｏｎ

　 　 由图 ８（ａ）可知，随着楼层标高的增大，柱 １
和柱 ２轴力幅值均随着楼层标高的增大而减小，
而柱 ３的轴力幅值在 ６ ～ １０ ｍ 内小范围增大，其
余标高范围内均随楼层标高增大而减小。 当标高

为 ０ ｍ（柱底）时，柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的轴力幅值最

大，分别为 １ １８０、１ ４９０和 １ １９０ ｋＮ；当标高为

１４ ｍ时（柱顶），柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的轴力幅值最

小，分别为 ３９０、５３１．１和 ３８４．７ ｋＮ。 由图 ８（ｂ）可
知，随着楼层标高的增大，柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的剪

力幅值均近似呈线性减小。 当标高为 ０ ｍ 时（柱
底），柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的剪力幅值最大，分别为

４ ７３０、５ ９８０ 和 ３ ６１０ ｋＮ；当标高为 １４ ｍ 时（柱
端），柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的剪力幅值最小，分别为

１ ２６０、１ ８７０ 和 １ ２９０ ｋＮ。 由图 ８（ｃ）可知，柱 １、
柱 ２和柱 ３ 弯矩幅值随着楼层标高的增大而减

小。 柱 １、柱 ２和柱 ３弯矩幅值在标高 ０ ｍ时（柱
底）达到最大值，分别为 ３ ２４０、４ ０８０ 和 ３ ２５０
ｋＮ·ｍ；在 １４ ｍ时（柱端）弯矩幅值为最小值，分
别为 １ １６１．１、１ ２８０和 １ １７７．５ ｋＮ·ｍ。

由图 ９（ａ）可知，柱 １、柱 ２和柱 ３的轴力幅值

变化规律相似，随着楼层标高的增大，轴力幅值逐

渐减小。 当标高为 ０ ｍ时（柱底），柱 １、柱 ２ 和柱

３的轴力幅值达到最大，分别为 ３ ２００、２ １０９ 和

２ ８４０ ｋＮ；当标高为 １４ ｍ 时（柱端）轴力幅值最

小，分别为 １ ６００、１ １７１．２８ 和 １ ６１０ ｋＮ。 由图 ９
（ｂ）可知，随着楼层标高的增大，柱 １、柱 ２ 和柱 ３
的剪力幅值均近似呈线性减小。 当标高为 ０ ｍ时

（柱底），柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的剪力幅值最大，分别

为 ３ ６５０、３ ２２０和 ３ ６６０ ｋＮ；当标高为 １４ ｍ时（柱
端），柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的剪力幅值最小，分别为

１ ４５０、１ ３７０和 １ ４５０ ｋＮ。 由图 ９（ｃ）可知，柱 １和
柱 ２的弯矩幅值随着楼层标高的增大而减小，柱
３的弯矩幅值在标高 ６～１０ ｍ内小幅度增大，其余

标高范围内均随楼层标高增大而减小。 在 ０ ｍ
（柱底）时，柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的弯矩幅值最大，分
别为 ２ ２２０、２ ４２０和 ２ １８０ ｋＮ·ｍ；在 １４ ｍ（柱端）
时弯矩幅值最小，分别为 ７４３．６９、６２１．９４和 ９２３．５４
ｋＮ·ｍ。 表 ４汇总了钢筋混凝土框架结构在刚性

０３２
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地基假定和考虑近场波动两种情况下，在 ０ ｍ（柱
底）处柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的轴力、剪力和弯矩幅值。

由表 ４可知，考虑近场波动情况下，框架柱的轴力

幅值变大，弯矩幅值变小。

表 ４　 柱 １、柱 ２ 和柱 ３ 的内力幅值

Ｔａｂ．４　 Ｉｎｔｅｒｎａｌ ｆｏｒｃｅ ａｍｐｌｉｔｕｄｅｓ ｏｆ Ｃｏｌｕｍｎ １， Ｃｏｌｕｍｎ ２ ａｎｄ Ｃｏｌｕｍｎ ３

地基条件
轴力幅值 ／ ｋＮ

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

剪力幅值 ／ ｋＮ

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

弯矩幅值 ／ （ｋＮ·ｍ）

梁 １ 梁 ２ 梁 ３

刚性地基 １ １８０ １ ４９０ １ １９０ ４ ７３０ ５ ９８０ ３ ６１０ ３ ２４０ ４ ０８０ ３ ２５０

考虑近场波动 ３ ２００ ２ １０９ ２ ８４０ ３ ６５０ ３ ２２０ ３ ６６０ ２ ２２０ ２ ４２０ ２ １８０

３．２　 位移分析

通过数值计算结果绘出在 Ｋｏｂｅ 波（Ｐ 波波

形）地震动作用下，不考虑近场波动和考虑近场

波动两种情况，钢筋混凝土框架结构顶点 Ａ、Ｂ 和

Ｃ三点的水平位移时程曲线，如图 １０ 所示。 框架

结构最左侧柱 ３ 层顶部（观测点 Ａ）和二层顶部

（观测点 Ｄ）相对水平位移的时程变化曲线，如图

１１所示。

图 １０　 Ｋｏｂｅ 波入射下框架结构顶点位移时程

Ｆｉｇ．１０　 Ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ ｔｉｍｅ－ｈｉｓｔｏｒｙ ｏｆ ｔｏｐ ｐｏｉｎｔｓ ｏｆ ｆｒａｍｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ ｕｎｄｅｒ ｉｎｃｉｄｅｎｔ Ｋｏｂｅ ｗａｖｅ

　 　 由图 １０（ａ）（ｃ）可见，两种地基条件下观测点

Ａ和 Ｃ的位移变化规律相似，不考虑近场波动的

刚性地基情况下，Ａ 点的最大位移为 ０．４１５ ｍ，Ｃ
点的最大位移为 ０．４１１ ｍ；考虑近场波动情况下，
Ａ点和 Ｃ 点的最大位移都为 ０．３９９ ｍ。 由图 １０
（ｂ）可见，不考虑近场波动的刚性地基情况下，Ｂ
点的最大位移为 ０．４０８ ｍ；考虑近场波动情况下，
Ｂ点的最大位移为 ０．３３６ ｍ。 表 ５ 为 Ｋｏｂｅ 波按 Ｐ
波波形输入时，考虑刚性地基和近场波动两种情

况下，钢筋混凝土框架结构 ３ 个不同观测点的位

移幅值。 从表 ５可看出，相比于刚性地基情况下，
考虑近场波动时，观测点顶点位移更小。 观测点

Ａ和 Ｃ考虑近场波动前后位移幅值差较小，分别

为 ３．８６％和 ２．９２％；而在观测点 Ｂ 的位移幅值差

较大，为 １７．６０％。 这说明考虑近场波动对框架结

构顶层中间结构位移幅值影响更显著。
由图 １１可知，在不考虑近场波动情况（刚性

地基假定）下，Ａ 观测点和 Ｄ 观测点之间相对水

平位移幅值较大，最大值为 ０．０２７ ６ ｍ；考虑近场

波动情况后，Ａ观测点和 Ｄ 观测点之间相对水平

位移幅值最大为 ０．０１７ ２ ｍ，减小了 ３７．６８％。 综

上，当地震波以 Ｐ 波波形输入时，钢筋混凝土框

架结构位移响应规律为：考虑近场波动，框架柱顶

部 Ａ、Ｂ和 Ｃ三点的水平位移响应和层间位移（Ａ
－Ｄ点）响应均有所衰减。

表 ５　 观测点 Ａ、Ｂ 和 Ｃ 的位移幅值
Ｔａｂ．５　 Ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ ａｍｐｌｉｔｕｄｅｓ ｏｆ Ｐｏｉｎｔｓ Ａ， Ｂ ａｎｄ Ｃ

观测点
刚性地基位移

幅值 ｃ１ ／ ｍ
考虑近场波动位移

幅值 ｃ２ ／ ｍ
差值 ξ ／ ％

Ａ ０．４１５ ０．３９９ ３．８６

Ｂ ０．４０８ ０．３３６ １７．６０

Ｃ ０．４１１ ０．３９９ ２．９２

注：表中 ξ＝（ｃ１－ｃ２） ／ ｃ１

１３２
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图 １１　 框架结构层间位移（Ａ－Ｄ）时程

Ｆｉｇ．１１　 Ｔｉｍｅ⁃ｈｉｓｔｏｒｙ ｏｆ ｉｎｔｅｒ－ｓｔｏｒｙ ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔ （Ａ－Ｄ）
ｏｆ ＲＣ ｆｒａｍｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ

４　 结论

１）考虑近场波动会降低钢筋框架结构的自

振频率，使结构自振周期变长。
２）在考虑近场波动情况下，钢筋混凝土框架

结构梁端的弯矩幅值增大，轴力幅值减小，剪力幅

值存在差异；框架柱端弯矩幅值减小，轴力幅值增

大，剪力幅值也存在差异。
３）与刚性地基模型相比，考虑近场波动使钢

筋混凝土框架结构顶点位移和层间位移均有所

衰减。
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