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摘  要：“强柱弱梁”屈服机制是框架结构的抗震设计原则，但由于现浇楼板等因素的影响，实际框架

结构并不能实现梁铰屈服机制。本文总结了大量研究者的试验和分析结果，并通过算例证明楼板对框架

梁的负弯矩承载力有较大提高，因此建议将框架梁等效为Ｔ形或者　型梁进行设计计算，在此基础上按

规范要求考虑柱端弯矩放大系数；或将楼板钢筋考虑为超配钢筋，进一步提高柱端弯矩放大系数，使实

际结构真正实现“强柱弱梁”的屈服机制。 
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1 概述 

框架结构梁铰屈服机制是抗震设计所期望的框架失效机构。《建筑抗震设计规范条文说明》[1]指出

框架结构的变形能力与框架的破坏机制密切相关。试验研究表明，梁先屈服，可使整个框架有较大的内

力重分布和能量消耗能力，极限层间位移增大，抗震性能较好。我国现行的《建筑抗震设计规范》

（GB50010-2001）[2]规定，对于考虑地震作用组合的一、二、三级框架柱，除框架顶层和柱轴压比小于

0.15者及框支梁与框支柱的节点外，柱端组合的设计弯矩应满足式（1）要求： 
ΣMc=ηc ΣMb         （1） 

一级框架结构及9度时尚应符合 
ΣMc=ηc ΣMbua        （2） 

其中，ΣMc为节点上下柱端截面顺时针或反时针方向组合的弯矩设计值之和，上下柱端的弯矩设计值，

可按弹性分析分配；ΣMb为节点左右梁端截面反时针或顺时针方向组合的弯矩设计值之和，一级框架节

点左右梁端均为负弯矩时，绝对值较小的弯矩应取零；ΣMbua为节点左右梁端截面反时针或顺时针方向

实配的正截面抗震受弯承载力所对应的弯矩值之和，根据实配钢筋面积（计入受压筋）和材料强度标准

值确定；ηc为柱端弯矩增大系数，一级取1.4，二级取1.2，三级取1.1。 
虽然规范对“强柱弱梁”的设计作了具体的规定，但在这次汶川地震中几乎没有见到框架结构出现

梁铰机制，很多现浇框架结构仍然出现了柱端破坏的震害（见图 1），甚至有节点区破坏的情况。出现

这种震害现象的原因有，框架梁跨度过大使得其截面尺寸增大、框架梁上有填充墙使得框架梁刚度增大、

楼板对框架梁的刚度和承载力贡献，规范对框架柱的轴压比限值过高使得框架柱的截面尺寸偏小等。因

此，要充分实现框架结构的“强柱弱梁”屈服机制，需要进一步开展深入全面的研究。本文仅从楼板对

框架梁的刚度和承载力贡献，分析研究框架结构柱梁强度比对实现“强柱弱梁”机制的影响。 

现浇楼板一般与框架梁结合良好，共同工作能力强，可显著提高框架梁的抗弯刚度和承载力，主要

体现在两方面： 
(1) 在正弯矩区，楼板和框架梁共同组成一 T 型梁，有效增加了框架梁的受压区宽度。 
(2) 在负弯矩区，楼板内的超配钢筋相当于增加了框架梁的负弯矩筋，会显著增强框架梁的抗负弯

矩承载力。 
《建筑抗震设计规范条文说明》[1]指出，“强柱弱梁”的概念设计，由于地震的复杂性、楼板的影

响和钢筋屈服强度的超强，难以通过精确的计算真正实现。故而抗震规范仅规定对 9 度及一级框架结构
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需要考虑框架梁的实际受弯承载力；其他情况通过弯矩增大系数来近似考虑一定的超配钢筋和钢筋超

强。但在具体设计计算过程中，规范没有要求考虑楼板对框架梁极限承载力的影响，仅在条文说明中指

出当计算梁端抗震承载力时，若计入楼板内的钢筋且材料强度标准值考虑一定的超强系数，则可以提高

框架结构“强柱弱梁”的程度。 

图 1 汶川地震中框架结构的柱铰破坏机制 

 
我国规范中虽然对竖向荷载作用下梁的刚度考虑了楼板的增强作用，将中梁和边梁刚度一般分别放

大到原来的 2 倍和 1.5 倍，但对框架现浇楼板内与梁肋平行的钢筋参与梁端负弯矩承载能力的问题没有

做出明确规定。蒋永生等[3]曾做过一组现浇混凝土梁柱节点的对比实验，指出带有翼缘的框架梁由于翼

缘内平行于梁肋的钢筋参与受力，使得节点支座处的实际负向屈服弯矩比无翼缘梁的实测值提高了 30%
左右，已经超过很多情况下柱端弯矩增大系数所包含的梁超强富余。这说明采用现行规范，不考虑楼板

钢筋设计出的框架梁可能无法满足实际结构中“强柱弱梁”的要求，实际结构中楼板钢筋残余框架梁受

力的钢筋很可能超出框架梁自身配筋面积的 10%以上，因此现行规范规定的“强柱弱梁”要求，实际

无法实现。 
 

2．典型框架分析 

为分析研究楼板对框架梁刚度和承载力贡献的影响，本文设计了两个典型框架进行分析计算。结构

基本设计参数为 6 层框架，纵横向各 4 跨，开间 6m×6m，层高 3.6m，楼面恒载 3.75kN/m2，活载 2.0kN/m2，

柱截面 450 mm×450mm，梁截面 250mm×600mm，计算时按（恒载+活载）作用于主体结构，7 度设防，

设计地震分组第一组，梁柱均采用 C25 级混凝土，纵筋采用 HRB335 级，楼板采用 C20 混凝土，钢筋

采用 HPB235 级。框架总高只有 21.6m，根据规范按三级框架要求设计。结构设计按 PKPM 程序计算，

柱中每侧配筋面积 600mm2，角部配 200mm2，梁端上部配 600mm2，下部配 400mm2，梁中部下部配

500mm2，上部构造配，考虑到框架各层配筋面积差别不大，同时也为了简化计算模型，梁柱配筋沿层
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高不再作变动，楼板厚 120mm，楼板钢筋采用上下两层分离式配筋，上层配筋率 0.6%，下层配筋率 0.3%，

结构模型见图 2。 

 
（a）无楼板框架 （b）有楼板框架 
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图 2 计算模型 图 3推覆曲线比较 

模型采用有楼板和无楼板两种模型。无楼板的框架结构，按照梁端弯矩相等的原则将楼板荷载折算

成梁上线荷载进行计算，以保证两个结构总质量相同。模型中梁柱单元均采用纤维模型单元，能够模拟

空间复杂受力条件下的梁柱弹塑性性能。有楼板的框架结构，楼板采用分层壳单元建模，模拟楼板平面

外的受力和变形性能[4]。由于实际结构中楼板顶面与框架梁顶标高相同，因此将模型中梁轴线按实际位

置做了偏移，以考虑楼板参与梁端抗弯计算。无楼板的框架结构的前两阶振型分别为 X、Y 方向的平动，

周期为 0.95s，第三阶为扭转，周期为 0.85s；有楼板的框架结构的前两阶振型分别为 X、Y 方向的平动，

周期为 0.83s，第三阶为扭转，周期为 0.71s。 

梁铰 柱铰 柱破坏

（a）无楼板的框架结构 （b）有楼板的框架结构 

图 4塑性铰分布图 

 对两个框架进行了 Pushover 分析，采用倒三角侧力分布模式进行推覆，每层侧力作用于各层梁柱

节点处。得到基底剪力－顶点位移曲线见图 3，当侧向承载力开始下降时，结构塑性铰分布见图 4。 
从图 3 看出，相比于有楼板的框架，无楼板的框架结构，抗侧刚度较低，最大基底剪重比约 0.091；

而有楼板的框架结构，抗侧刚度较大，最大剪重比约 0.138（由于数值计算原因，曲线末端有少许锯齿

状波动），比无楼板的框架结构高约 50%；但从基底剪重比随顶点位移角变化的曲线来看，有楼板框架

结构的侧向承载力达到最大后迅速下降，结构延性较差，这主要是因为形成了柱铰机制；而无楼板结构

整体进入屈服阶段后，由于可以形成梁铰机制，侧向承载力可维持一段变形没有大的下降，显示出了较

好的延性。 
考察图 4 的结构在侧向承载力下降时的塑性铰分布模式可以看出，无楼板的框架结构其最终失效时

梁端大量出现塑性铰（如图 2(a)），且主要集中在下部三层，上部两层无塑性铰出现，这主要是因为结

构模型采取上下钢筋统一配置，上部各层与下部各层的抗侧强度相差无几，但是所受侧向力却较小；柱

端受压一侧底层柱底出现塑性铰，上部柱无一出铰，在侧向变形较大时，由于底层柱脚和下部三层梁端
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塑性铰出现软化，并且在 P－∆效应的影响下，结构抗侧承载力出现下降。 
有楼板的框架结构在最终失效时，底层框架柱底全部出现塑性铰，并达到破坏极限，下部三层中柱

的上下端也都出现了塑性铰，而梁端由于楼板的增强作用，仅在边节点或边榀框架处有梁端塑性铰出现，

整个框架呈现典型的柱端塑性铰失效模式，由于柱受轴力影响，受弯承载力下降较快，因此整个框架在

达到最大侧向承载力后快速进入软化段，延性较差。 
 通过该算例可以发现，按现行规范设计的框架，如果不考虑楼板对框架梁的抗弯刚度和承载力的增

强作用，实际框架结构很可能出现弱柱强梁的破坏模式，这与“强柱弱梁”屈服机制设计原则是背道而

驰，结构的抗震延性较差，一旦由于偶然的超强地震作用或其它部里因素的影响，既有可能造成楼层屈

服机制而导致局部楼层倒塌，见图 5。 
为了便于利用算例模型对比楼板对框架梁的增强作用，对上述框架结构采用材料强度标准值进行承

载力校核。以结构中的内节点为例，不考虑楼板时所得到的柱梁抗弯强度比为 1.19，满足规范相关强柱

弱梁要求。但考虑楼板后，分别计算柱及带楼板梁的极限抗弯承载力后（此时根据 ACI 规定，楼板有

效宽度取梁两侧 6 倍板厚）所得柱梁抗弯强度比仅有 0.56，也即考虑楼板的内节点梁端顺（逆）时针弯

矩承载力之和比不考虑楼板框架梁的弯矩承载力高了近一倍。由此可见，是否考虑楼板参与框架梁端的

抗弯承载力贡献，对能否满足“强柱弱梁”的设计原则有很大的影响。 

  
图 5 汶川地震中因柱铰机制倒塌的框架结构 

 

3．国内外研究概述和规范规定 

 大量研究表明[3],[5~12]，框架上的现浇楼板会增大梁的抗弯能力。Ehsani等人[5]曾进行过一组对比试

验，对有、无楼板和直交梁的足尺边节点各6个进行对比；对于带楼板和直交梁的节点，尽管在设计时

考虑了梁的每侧有两根楼板纵向钢筋参与梁的受力，并以此为基础对柱的抗弯承载力按柱梁抗弯强度比

1.1进行了设计，但在试验中发现仍然发现带楼板和直交梁的实测柱梁强度比分别只有0.89和0.87，造成

塑性铰在板面以上的上柱端形成；French[6]统计了13个中节点和7个外节点的实验结果后，发现不考虑

楼板的计算承载力比考虑楼板作用的实测承载力分别低了25%和17%。很多研究者通过实验和计算分析

也都认为，框架设计中需要考虑一定板宽范围内的楼板钢筋参与梁的共同受力，才能确保“强柱弱梁”
设计原则的实现，设计时若采用较小的柱端弯矩放大系数，而取用的节点设计剪切强度较大时，塑性铰

有很大可能出现在柱端而非梁端[7~9]。 
Ehsani等人曾建议在实际结构中对于带楼板和直交梁的节点，柱梁抗弯强度比不小于1.2，且在计算

梁的抗弯承载力时，应考虑主梁每侧至少一倍梁宽范围内的楼板纵向钢筋参与受力。唐九如认为，为了

合理考虑楼板影响，设计框架时若不计入楼板对梁承载力的提高，则需将柱梁强度比提高至1.4甚至1.6
才能使塑性铰出现在梁端而非柱端[5]。有研究表明[10]，柱梁强度比对于单轴加载和双向加载节点须分别

达到2和3以上，才能保证塑性铰不会在柱中出现。但也有的实验结果表明，柱梁强度比并非一定要达到较

高水平才能实现“强柱弱梁”，例如同济大学和中国建筑科学研究院在1987年与日本、新西兰及美国合作
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进行的6个足尺的框架节点试验[5]，其中有两个是带100mm厚楼板的节点，虽然设计时采用的柱梁抗弯

强度比只有1.1，但是最终塑性铰仍然出现在梁上，未转移到柱中。 
综上所述，合理考虑楼板对梁的承载力影响对保证“强柱弱梁”设计原则有着重要的意义。目前国

际上考虑楼板影响时的“强柱弱梁”设计主要有两种思路，一种是计算梁截面抗弯承载力时不考虑楼板翼

缘，代之以提高现行规范规定的柱梁强度比，以间接考虑楼板的贡献；另一种是维持现行规定的柱梁强

度比数值，而在计算梁截面抗弯承载力时，将板所提供的有效抗弯能力折算成一定范围（即有效翼缘宽

度）内的板完全参与受弯，将框架梁等效为Ｔ型或者Γ型梁进行设计计算。后一种方法由于精度可靠，

目前运用较为广泛。楼板的有效翼缘宽度随着框架梁的变形的增大而增大，板筋参与受弯的程度随着钢

筋离开梁肋距离的增大而减小。影响有效翼缘宽度的因素众多，包括节点类型、楼板配筋量、侧向变形

量、加载制度、直交梁刚度、边界条件、板的长宽比以及板的钢筋分布等[6],[11~12]。French等人的研究表

明[6]由ACI规范所规定的有效宽度计算出的梁端抗弯承载力与2%层间水平位移角时的实测承载力相当，

因此按照ACI规定可以合理考虑楼板对梁抗弯承载力影响。我国吴勇[13]等通过对新规范设计的框架进行

计算分析后，认为罕遇地震作用下框架最大层间位移角一般不大于1.5%，同时借鉴东南大学的实验实

测结果后建议取梁每侧6倍板厚范围作为板的有效宽度。目前研究者们对于楼板影响范围的确定还没有

取得一致意见，需进一步深入探讨。另外，在计算柱的抗弯能力时，轴压引起的柱抗弯能力的下降也必

须加以考虑[5]。 
目前， 美国 ACI318-02 规范[14]和 ACI352-02 节点设计规范[15]都明确指出现浇楼板对梁的负弯矩承

载力有较大提高，验算框架柱梁强度比时，梁端承载力特别是负弯矩承载力需要须考虑有效翼缘宽度范

围内的楼板与梁协同工作，并对各种节点中有效翼缘宽度作了细致规定，在此基础上进一步考虑柱端弯

矩增大系数，以达到强柱弱梁的设计目标。新西兰规范则规定在确定梁的设计所需的负弯矩钢筋时，可

以考虑板有效宽度范围内的与梁肋平行的板内钢筋作为负弯矩受拉钢筋的组成部分，梁端所需负弯矩钢

筋面积为除去相应楼板钢筋承载力贡献后的受拉钢筋面积[13]。 
 

4．考虑楼板影响后的框架分析 

为了合理考虑楼板对框架梁的影响，根据美国规范的规定，考虑梁肋每侧 6 倍板厚范围内的楼板参

与框架梁端受弯，按 T 型梁计算了内节点梁端实际抗弯承载力，并在此基础上按照规范要求乘以 1.1 的

柱端弯矩放大系数后对框架柱重新进行配筋设计，计算都采用材料强度标准值。同时为简化起见，边节

点也采用与内节点相同的柱端配筋量。计算所得最终柱配筋为每侧配筋面积 1800mm2，每侧柱配筋率

约 0.89%，称此模型为“对比模型 1”。同时根据新西兰规范的规定，考虑楼板钢筋后可以减少相应的

梁端负弯矩区受拉钢筋面积。仍考虑梁肋每侧 6 倍板厚范围内的楼板参与梁端受弯，计算发现仅有楼板

钢筋已经满足原框架矩形梁的抗弯承载力要求，因此对矩形梁负弯矩区仅采用 300mm2 的构造配筋（此

处不考虑裂缝控制等因素，仅考虑承载力要求），同时计算带楼板梁的实际抗弯承载力后采用 1.1 的放

大系数对框架柱进行配筋设计，计算所得最终柱配筋为每侧配筋面积 1500mm2，每侧柱配筋率约 0.74%，

称此模型为“对比模型 2”。两个对比模型推覆所得基底剪力-顶点位移曲线见图 6，塑性铰分布图见图

7。由图 6 可见，配筋最多的对比模型 1 抗侧承载力最高，对比模型 2 次之，原模型（带楼板）最低。

三个模型达到最大承载力之后都迅速进入软化，并没有出现无楼板框架较长的延性变形区段（见图 3），
说明楼板的存在限制了梁端塑性铰的充分变形，使柱铰的更容易出现，对框架整体的侧向变形能力产生

较大的影响；从图 7 的塑性铰分布也可以看出，对比模型框架失效时虽然出现了大量梁铰，但是除去底

层柱底外其他柱端仍有少部分柱铰出现，这说明虽然两个对比模型比原有楼板框架模型有改善，但对比

模型结构柱的强度和变形能力仍不能使结构整体达到理想的“强柱弱梁”，这主要是由于以下两方面原

因造成的，一是楼板影响框架梁的范围随着层间变形的增大而增大，仅考虑 6 倍板厚仍偏小，框架梁端

的实际承载力仍比计算值大，导致结构内节点柱铰较早出现，虽然抗侧承载力提高，但延性不足；二是

设计时未考虑柱轴力对柱抗弯承载力的削弱作用，且框架柱端弯矩增大系数值较低，因而框架柱，特别
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是内节点柱在轴力和弯矩的共同作用下仍显得十分薄弱，结构未能实现充分的梁铰变形机制。因此，考

虑楼板的共同作用，需进一步提高柱端弯矩增大系数取值，以考虑楼板参与受弯范围的变化以及柱轴力

的影响，才能更有效的实现“强柱弱梁”屈服机制，提高框架结构的延性变形能力。 
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图 6 对比模型推覆曲线比较 
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图 7 对比模型塑性铰分布图 

 

5．结论和建议 

 本文通过对有、无楼板的两个框架模型的计算比较，并根据国内外的有关研究结果和国外规范的规

定，得到以下结论： 
(1) 楼板对框架梁的刚度和承载力，特别是负弯矩承载力的影响很大。我国现行抗震规范中的“强

柱弱梁”设计规定无法充分保证“强柱弱梁”屈服机制的实现，需考虑楼板配筋对梁抗弯能力的提高，

或进一步提高框架柱梁强度比取值以涵盖楼板对梁的增强作用。 
(2) 按我国现行抗震规范设计的框架结构，在实际结构中并不一定能保证“强柱弱梁”的破坏机制。

由于楼板参与梁端抗弯，实际带楼板的框架结构有可能出现“强梁弱柱”的破坏机制，严重影响框架结

构的整体变形性能和塑性耗能能力。 
(3) 考虑楼板钢筋参与受弯，可将其考虑为“超配”钢筋，并进一步提高框架的柱梁强度比值，以

保证实际抗震结构中带楼板的梁端抗弯承载力小于柱端抗弯承载力，其具体取值仍需进一步深入研究。 
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(4) 在设计中考虑楼板的影响时，也可将带楼板框架梁等效为Ｔ型或者Γ型梁进行设计计算；实际

配筋时可考虑降低梁端负弯矩区配筋面积或提高柱端配筋面积以实现“强柱弱梁”。楼板的有效影响宽

度影响因素较多，我国规范若采用该方法等效考虑楼板影响，对不同节点的有效影响宽度的具体取值还

需进一步深入总结研究。同时计算柱端抗弯承载力时需考虑柱轴力对其影响。 
(5) 除本文考虑的楼板对框架梁的增强作用外，实际结构还存在其它可能导致框架梁刚度和承载力

增大的因素，如填充墙、梁柱实际刚度比等，需进一步开展分析研究。同时，设计人员也应充分注意所

设计结构可能导致无法充分实现“强柱弱梁”的因素，在结构设计给予充分的考虑。 
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