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1. 概述 

筑信达截面设计软件（以下简称 CiSDesigner）是一个混凝土柱（以后还会增加

梁）截面设计和校核的工具软件，主要功能及特点如下： 

1. 采用符合钢筋混凝土正截面极限状态承载力基本理论的独创快速算法，利用

纤维截面，正确高效地计算各种截面类型和配筋形式的 PMM 相关包络面。 

2. 对配筋参数进行优化设计，在满足规范规定和用户设置的前提下，给出多种

配筋方案供用户选择；按配筋率最小来排列配筋方案，选筋满足规范对配筋

率和钢筋间距的要求。 

3. 可以进行正截面极限承载力进行设计和校核的截面类型包括：矩形、圆形、

工字型等普通钢筋混凝土柱截面，L型、T型、十字型等异形柱截面，型钢

混凝土柱截面，及任意形状截面类型和布筋形式。 

4. 可以选择空间矢量（P，M，M）算法或 MM 向量（等轴力）算法进行承载能力

比（Capacity Ratio）验算；分别提供两种承载比定义的加载路径演示，包

括加载过程的截面应变分布及弯矩曲率（M-φ）图。 

5. 详细的计算书生成，包括规范规定的附加偏心距计算和 P-δ效应等相关参

数计算； 

6. ETABS 工程导入，包括所有截面类型和设计内力，自动生成每个构件的实际

配筋多种方案。 

1.1. 引用规范 

CiSDesigner 目前可以进行常规混凝土柱截面（包括矩形、圆形、工字型、任意

多边形）、异形柱截面（包括 T 型、L 型、十字型）以及型钢柱截面的设计和校核，

引用及实现的规范有： 

1. 《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 

2. 《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ） 

3. 《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 

4. 《建筑结构荷载规范》（GB50009-2012） 

5. 《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010） 

1.2. 内部定义及术语说明 

1.1.1. 坐标轴 

CiSDesigner 中用到两种坐标轴定义： 

 X-Y 平面坐标系统，X 轴向右，Y 轴向上，用户定义型钢的界面以及添加通

用截面时会用到； 

 1-2-3 三维坐标系统，1 轴定义为从原点向外（沿构件长度方向），2轴向右，

3轴向上； 
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1.1.2. 力的正负 

压力为正值，拉力为负值。 

1.1.3. 弯矩的正负 

2 轴和 3轴正轴区受压产生的弯矩定义为正值，负轴区受压产生的弯矩定义为负

值。 

1.1.4. 角度定义 

X-Y 平面坐标系统角度定义以 X轴正向为 0度，Y轴正向为 90 度，X轴负向位置

为 180 度，Y轴负向位置为 270 度。 

1-2-3 三维坐标系统角度定义以 3轴（M3 轴）的正向位置为 0度，2轴（M2 轴）

正向位置为 90 度，3 轴（M3 轴）负向位置为 180 度，2 轴（M2 轴）负向位置为 270

度。 

1.1.5. 网格化（纤维化） 

把混凝土截面或者型钢划分成很小的小块，每个小块我们称之为一个网格（纤

维）单元，然后分别计算每个单元产生的应力，计算时假定单元产生的应力与单元形

心的应变以及单元的面积成正比，也就是假定单元任意位置的应变与其形心的应变都

是一样的，单元内的应变是均匀的。 

1.1.6. 内力矢量角度 

内力矢量与 M3 轴正向的夹角。例如图 1-1 中，在左侧的 P-M 曲线图中可以看到

内力的矢量角度为 45 度，在右边的 M-M 曲线图中可以看到这个内力点位于与 M3 轴成

45度角的蓝色线上，内力矢量角度的意义为内力点与原点的连线和M3轴正向的夹角。 
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图 1-1 

 

1.1.7. 重心轴 

经过截面重心而且平行于中和轴的直线。 

1.1.8. 应变面转角 

截面应变平面中和轴与 3轴正向的夹角，或者说重心轴与 3轴正向的夹角。 

1.1.9. 原始 P-M 曲线 

指一系列重心轴相同的截面应变状态的内力点连接起来的曲线。 

1.1.10. 指定角度 P-M 曲线 

指一系列内力矢量角度相同的内力点连接起来的曲线。 

1.1.11. 承载比（Capacity Ratio，D/C） 

承载比取不小于零的正值，有两种不同的计算方法，P-M-M 空间矢量算法和 MM

向量算法。P-M-M 空间矢量算法时的承载比计算方法见图 1-2，在内力矢量角度所在

的 P-M 图上从原点（图 1-2 中两条坐标轴的交点）画一条到内力点（红色点）的直线

（蓝色斜线），从原点到内力点的线段长度与这条线与 P-M 曲线的交点（蓝线右端的

蓝色点）到原点的长度的比值我们定义为这个内力的承载比；MM 向量算法时的承载

比计算方法见图 1-3，以内力点的 P 值画一条水平线，这条线与 P 轴的交点为原点，
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与 P-M 曲线的交点为最大承载力点，内点点到原点的线段长度与最大承载点到原点的

线段长度的比值定义为 MM 向量算法的承载比，在图 1-2 与图 1-3 中可以看到使用不

同的计算法时同样参数及配筋的截面、同样的内力在不同的计算方法时承载比是可能

不一样的。如果输入的内力只有轴力没有弯矩，这时承载比是内力的轴力与截面所能

承受的最大轴力的比值，这种情况下两种方法计算的承载比是一样的，如果输入的是

压力，那么就是压力与截面所能承受的最大压应力的比值，如果输入的是拉力，则就

是拉力与截面所能承受的最大拉应力的比值。 

 

图 1-2 

 

图 1-3 

2. 截面承载力计算 

2.1. 一般规定 

截面承载力计算采用《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.1（P34）

定义的相关规定，包括： 

1. 平截面假定，既假定截面应变保持平面。 

2. 不考虑混凝土抗拉强度。 

3. 混凝土应力应变关系采用《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.1

（P34）中的公式 6.2.1-1 到 6.2.1-5 进行计算。 

当𝜀𝑐 ≤ 𝜀0时 

𝜎𝑐 = 𝑓𝑐 [1 − (1 −
𝜀𝑐

𝜀0
)

𝑛

] 

当𝜀0 < 𝜀𝑐 ≤ 𝜀cu时 

𝜎𝑐 = 𝑓𝑐 

𝑛 = 2 −
1

60
(𝑓𝑐𝑢,k − 50) 

𝜀0 = 0.002 + 0.5(𝑓𝑐𝑢,k − 50) × 10−5 



筑信达截面设计软件技术说明书 

北京筑信达工程咨询有限公司                                                   5 / 17 
 

5 
 

𝜀𝑐𝑢 = 0.0033 − (𝑓𝑐𝑢,k − 50) × 10−5 

4. 钢筋、型钢应力取钢筋应变与弹性模量的乘积，但其绝对值不大于其抗拉、

抗压强度的设计值，既满足《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.1

（P34）中的公式 6.2.1-6。 
−𝑓′𝑦 ≤ 𝜎𝑠𝑖 ≤ 𝑓𝑦 

 

2.2. 截面重心计算 

非型钢柱混凝土截面重心只计算混凝土的面积（不扣除钢筋所占面积）；型钢柱

混凝土截面重心计算时考虑混凝土面积（不扣除钢筋所占面积，但扣除型钢所占面积）

以及型钢面积并各自按其弹性模量加权。 

2.3. 截面内力计算 

所有截面的内力计算方法都采用《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010）附录

E（P226）中规定的方法进行。首先把截面的混凝土、钢筋、型钢划分为多个单元，

根据截面的应变状态分别计算每个单元的应变与应力，截面内力为所有单元的内力之

和。 

截面内力计算时会根据用户全局参数设置来确定是否扣除钢筋处的混凝土面积

（默认会扣除）。但型钢处的混凝土面积确定会扣除，不受全局参数设置的影响。 

截面内力弯矩值计算方法为对截面重心取距。 

2.4. 截面承载力计算 

截面承载力计算采用极限状态计算方法，首先确定一系列的截面应变状态,见图

1-4，然后根据每个应变状态计算截面的内力，所有截面内力状态点连起来就形成一

条原始 P-M 曲线，一条典型的 P-M 曲线（这个曲线上所有点的重心轴是相同的，但中

和轴只是都平行于重心轴，并不一定位于相同位置）如图 1-5。 
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图 1-4 截面应变状态示意图 

 

 
图 1-5 典型的 P-M 曲线示意图 

 

最后我们旋转重心轴（经过截面重心而且平行于中和轴的直线）后重复上面的

计算过程，就可以得到截面承载力的三维 P-M-M 包络图，如图 1-6。默认 CiSDesigner

会旋转重心轴 36 次，就是说每 10 度计算一条原始 P-M 曲线。 

 

a' 

1 

2 

3 
4 

5 

6 

8 

7 

9 

10 
11 

h 

a 

𝜀𝑐𝑢 𝜀0 𝜀𝑦
′  𝜀𝑦 𝜀𝑠𝑢 𝜀 = 0 

重心轴 1 



筑信达截面设计软件技术说明书 

北京筑信达工程咨询有限公司                                                   7 / 17 
 

7 
 

 

 

图 1-6 P-M-M 三维包络图示意图 

 

2.5. P-M 曲线及内力值调整 

在计算内力承载比前，先要对 P-M 曲线的承载力和内力值进行调整，包括两步： 

1. 如果内力是非抗震内力，根据《建筑结构荷载规范》（GB50009-2012）对内

力进行结构重要性系数调整，内力值需要乘以结构重要性系数，调整公式见

《建筑结构荷载规范》（GB50009-2012） 3.2.2（P9）公式（3.2.2），其中

用到的结构重要性系数𝛾0需要用户在截面设计参数中输入。 

𝛾0𝑆 ≤ 𝑅 

2. 如果内力是抗震内力，则根据《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010）对 P-M

曲线上的点进行承载力调整，承载力需要除以承载力抗震调整系数𝛾𝑅𝐸 ,计

算公式见《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010） 5.4.2 （P43） 公式（5.4.2），

其中𝛾𝑅𝐸的值按表 5.4.2 取值。 

𝑆 ≤ 𝑅 𝛾𝑅𝐸⁄  

2.6. 轴压稳定验证 

所有类型的截面如果满足以下两个条件的任何一个都会进行轴压稳定验证： 

1. 如果任何一个用户输入的内力中只有轴力，没有弯矩,则对这个内力的轴力

值进行轴压稳定验证； 

2. 在全局参数设置中勾选了“偏压状态时，轴力不超过轴压稳定设计值”选项
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（默认勾选），这时会对所有用户输入内力的轴力值进行轴压稳定验证。 

 

矩形柱截面轴压稳定验证根据《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.15

（P42）公式（6.2.15）进行计算，计算时公式（6.2.15）中的混凝土面积 A全部（不

管钢筋配筋率是否大于 3%）采用减掉钢筋及型钢面积后的混凝土截面净面积来计算。

公式中的稳定系数φ按《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010）条文说明 6.2.15（P305）

中规定的公式计算： 

𝑁 ≤ 0.9φ(𝑓𝑐𝐴 + 𝑓′𝑦𝐴′𝑠) 

φ = 1/ [1 + 0.002 × (
𝑙0

𝑏
− 8)2] 

b = √12 × 𝑖 

圆形柱截面如果 l0/d 小于等于 12 按《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 

6.2.16（P43）公式（6.2.16-1）以及（6.2.16-2）计算，否则按 6.2.15 计算，另外，

如果圆形柱按 6.2.16 计算出来的受压承载力小于按 6.2.15 计算的值时也采用

6.2.15 进行计算。 

𝑁 ≤ 0.9(𝑓𝑐𝐴𝑐𝑜𝑟 + 𝑓′𝑦𝐴′𝑠 + 2𝛼𝑓𝑦𝑣𝐴𝑠𝑠0) 

A𝑠𝑠0 =
𝜋𝑑𝑐𝑜𝑟𝐴𝑠𝑠1

𝑠
 

2.7. 截面承载比计算 

在截面设计和校核时 CiSDesigner 会计算每一个内力的承载比，如果所有内力

计算出来的承载比都小于用户预先设定的值（默认为 1.000）CiSDesigner 就认为截

面是满足用户设计要求的。如果用户最大承载比设定为 1.000，从物理意义上来说，

就是说每一个内力点都位于 P-M-M 三维包络图的球体内部。 

计算承载比的步骤如下： 

1. 首先根据用户输入的内力进行调整计算（比如二次效应、附加偏心距、根据

荷载规范进行的结构重要性系数调整），调整计算后得到内力的最终值； 

2. 根据内力最终值的内力矢量角度（其定义见 1-2）计算这个指定角度的 P-M

曲线，计算方法为插值，这条曲线上的每一个内力点都是通过这个内力点临

近的两条原始 P-M 曲线上的内力点插值得到的。 

3. 根据内力值和上面得到的指定角度的 P-M 曲线计算承载比，具体计算方法见

1-2 中承载比的定义， 

2.8. 其它说明 

1. CiSDesigner 会计算有抗震内力的构件的轴压比（取所有抗震内力的最大压

应力计算）以及𝛾𝑅𝐸并显示在程序界面及计算书中，但并没有根据规范校验

截面的轴压比是否符合规范要求。如果构件没有输入任何抗震内力那么

CiSDesigner 不会计算并输出轴压比和𝛾𝑅𝐸这两个值。 
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2. CiSDesigner 计算内力时对所有类型截面都采用纤维化然后积分计算混凝

土内力的方式，不采用《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.6（P37）

规定的矩形等效方式。 

3. 如果构件输入的内力中没有抗震内力， CiSDesigner 根据《混凝土结构设

计规范》（GB50010-2010）中关于最小配筋率的相关条目自动计算构件的最

小配筋率；如果构件输入的内力中有抗震内力，则需要用户在构件参数中勾

选并手动输入最小配筋率，如果这时用户没有勾选手动输入最小配筋率，

CiSDesigner 会按没有抗震内力的取值方法来计算构件的最小配筋率。在从

ETABS 中导入模型时，所有构件会根据模型中的构件设置按《混凝土结构设

计规范》（GB50010-2010）11.4.12（P175）表 11.4.12-1 自动勾选并设置最

小配筋率初始值。 

3. 柱截面设计 

3.1. 内部计算流程 

柱截面设计及校核时用户输入截面参数及计算参数后 CiSDesigner 内部计算流

程包括以下几步： 

1. 把截面混凝土、钢筋、型钢划分为纤维单元； 

2. 计算截面参数，包括混凝土属性、回转半径、附加偏心距、最大最小配筋率

等； 

3. 形成各种满足规范要求的配筋方案（如果是截面校核可能只有一个配筋方案）

并按配筋面积从小到大排序； 

4. 按顺序计算每个配筋方案，包括 

a) 计算三维 P-M-M 包络图； 

b) 调整 P-M 曲线及内力值； 

c) 计算每一个内力的指定角度 P-M 曲线 

d) 计算每一个内力的承载比 

5. 如果满足用户要求的承载比的配筋方案数量达到预定数量则结束计算过程； 

3.2. 常规柱截面设计 

3.2.1. 二次效应计算 

常规柱截面的二次效应计算按《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010） 6.2.4

（P36）公式（6.2.4-1）、（6.2.4-2）、（6.2.4-3）、（6.2.4-4）进行计算，但构件是

否应该进行二次效应计算 CiSDesigner 并没有根据 6.2.3 进行自动判断，而是完全根

按照用户在构件中计算参数中关于二次效应的设定（默认为不计算构件两个轴向的二

次效应）来决定是否计算构件的二次效应，计算时按构件计算参数设定分别计算两个

轴向的二次效应相关系数。 

𝑀 = 𝐶𝑚𝜂𝑛𝑠𝑀2 
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𝐶𝑚 = 0.7 + 0.3
𝑀1

𝑀2
 

𝜂𝑛𝑠 = 1 +
1

1300(𝑀2/𝑁 + 𝑒𝑎)/ℎ0
(

𝑙𝑐

ℎ
)

2

𝜁𝑐 

𝜉𝑐 =
0.5𝑓𝑐𝐴

𝑁
 

 

3.2.2. 附加偏心产生的弯矩 

常规柱截面如果用户输入的内力轴力为大于零的压应力（输入的轴力值为正值）

则两个轴向分别考虑附件偏心产生的弯矩。计算中附件偏心距按《混凝土结构设计规

范》（GB50010-2010） 6.2.5（P37）的规定进行计算。 

3.2.3. 用户输入内力最终计算公式 

用户输入的内力经过二次效应计算、附加偏心距计算以及结构重要性系数调整

后的最终内力的弯矩计算公式为： 

𝑀x = 𝛾0 ∙ (𝐶𝑚𝜂𝑛𝑠𝑀2𝑥 + 𝑁 ∙ 𝑒𝑥) 

𝑀y = 𝛾0 ∙ (𝐶𝑚𝜂𝑛𝑠𝑀2𝑦 + 𝑁 ∙ 𝑒𝑦) 

𝑀 = √𝑀𝑥
2 + 𝑀𝑦

2 

如果用户输入的内力如果是抗震内力，则上述公式中的𝛾0取值为 1.0 计算，否

则按设定值计算。 

3.2.4. 截面配筋 

混凝土常规柱截面在形成截面配筋方案时遵循以下规定： 

1. 《混凝土结构设计规范》（GB50010-2010）9.3.1（P123）中关于柱配筋的相

关规定，包括： 

a) 纵向钢筋直径不小于 12mm,纵向钢筋的配筋率不大于 5%； 

b) 柱中纵向钢筋的净间距不小于 50mm，不大于 300mm； 

c) 圆柱中纵向钢筋不少于 6根； 

2. 《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010）6.3.7（P62）中关于柱配筋的相关

规定，包括： 

a) 矩形柱任意一侧的配筋率不小于 0.2%； 

b) 纵向钢筋最小配筋率符合表 6.3.7-1 的相关规定（由于 CiSDesigner 没

有要求输入抗震等级以及柱类型和位置，因此基础最小配筋率按 0.5%

计算,然后按表 6.3.7-1 下面的相关注释进行调整） 

c) 圆柱中纵向钢筋不少于 6根； 
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3. 《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010）6.3.8（P64）中关于柱配筋的相关

规定，包括： 

a) 矩形柱的纵向钢筋对称配置； 

b) 截面边长大于 400 时纵向钢筋净间距不大于 200mm; 

 

 

3.3. 异形柱截面设计 

3.3.1. 承载力计算 

异形柱截面承载力按《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ）5.1.2

（P14）公式（5.1.2-1）~（5.1.2-8）以及 5.1.4（P17）公式（5.1.4-1）~（5.1.4-3）

计算。 

5.1.2 公式： 

𝑁 ≤ ∑ 𝐴𝑐𝑖𝜎𝑐𝑖

𝑛𝑐

𝑖=1

+ ∑ 𝐴𝑠𝑗𝜎𝑠𝑗

𝑛𝑠

𝑗=1

 

𝑁𝜂𝛼𝑒𝑖𝑦 ≤ ∑ 𝐴𝑐𝑖𝜎𝑐𝑖(𝑌𝑐𝑖 − 𝑌0)

𝑛𝑐

𝑖=1

+ ∑ 𝐴𝑠𝑗𝜎𝑠𝑗(𝑌𝑠𝑗 − 𝑌0)

𝑛𝑠

𝑗=1

 

𝑁𝜂𝛼𝑒𝑖𝑥 ≤ ∑ 𝐴𝑐𝑖𝜎𝑐𝑖(𝑋𝑐𝑖 − 𝑋0)

𝑛𝑐

𝑖=1

+ ∑ 𝐴𝑠𝑗𝜎𝑠𝑗(𝑋𝑠𝑗 − 𝑋0)

𝑛𝑠

𝑗=1

 

𝑒𝑖𝑥 = 𝑒𝑖 cos 𝛼 
𝑒𝑖𝑦 = 𝑒𝑖 sin 𝛼 

𝑒𝑖 = 𝑒0 + 𝑒𝑎 

𝑒0 =
√𝑀𝑥

2 + 𝑀𝑦
2

𝑁
 

𝛼 = arctan
𝑀𝑥

𝑀𝑦
+ 𝑛𝜋 

5.1.4 公式： 

𝜂𝛼 = 1 +
1

(𝑒𝑖/𝑟𝛼)
(𝑙0/𝑟𝛼)2𝐶 

𝐶 =
1

6000
[0.232 + 0.604(𝑒𝑖/𝑟𝛼) − 0.106(𝑒𝑖/𝑟𝛼)2] 

𝑟𝛼 = √𝐼𝛼/𝐴 

3.3.2. 截面配筋 

混凝土异形柱截面在形成截面配筋方案时遵循以下规定： 
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1. 异形柱配筋按肢分区域布置，每肢为一个区域，另外各肢交接的地方为中心

区域，除中心区域外，其它区域配筋按一排或二排布置； 

2. 《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ）6.2.3（P27）中关于异

形柱配筋的相关规定，包括： 

a) 同一截面内纵向钢筋直径采用相同直径，不小于 14mm,不大于 25mm； 

b) 纵向钢筋抗震时间距不大于 200mm，非抗震时不大于 300m，在纵向钢筋

间距不满足上面要求时设置构造钢筋，直接不小于 12mm，不大于 25mm； 

3. 《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ）6.2.4（P28）,异形柱纵

向受力钢筋净间距不小于 50mm，根数较多时分两排布置。 

4. 《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ）6.2.5（P28）,异形柱纵

向受力钢筋配筋率不小于 0.8%，每个配筋区域配筋率不小于 0.2%。 

5. 《混凝土异形柱结构技术规程》（ JGJ 149-2006 ）6.2.6（P28）,异形柱纵

向受力钢筋最大配筋率非抗震时不大于 4%，抗震时不大于 3%。 

3.4. 型钢柱截面设计 

3.4.1. 型钢分块 

和截面混凝土纤维化一样，型钢也会在参与计算前先划分为小的纤维单元，计

算时型钢单元产生的应力与单元形心的应变以及单元的面积成正比，也就是假定小单

元内任意位置的应变与其形心的应变都是一样的，单元内的应变是均匀的。 

与混凝土纤维化划分不一样的是，混凝土纤维化划分的所有单元其材料属性取

相同的值，但型钢纤维单元的材料属性是按其划分前在型钢的位置及其尺寸决定的。

例如，工字型型钢分为上翼缘、腹板、下翼缘三个部分来划分，上翼缘部分划分后的

小型钢单元的材料属性参数取决于上翼缘矩形的最小尺寸，另外两部分也一样。简单

的说就是每个型钢小单元的材料属性取决于它所属于部分的最小尺寸（一般来说就是

壁厚）。而环形型钢的所有小单元的材料属性是一样的，取决于环形型钢的壁厚。 

3.4.2. 承载力计算 

型钢混凝土柱截面承载力按《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 

6.1.2（P25）公式（6.1.2-1）~（6.1.2-6）以及 6.1.3（P26）公式（6.1.3-1）~（6.1.3-3）

计算。 

公式 6.1.2： 

非抗震设计 

𝑁 ≤ 𝑓𝑐𝑏𝑥 + 𝑓′
𝑦

𝐴′
𝑠 + 𝑓′𝑎𝐴′𝑎𝑓 − 𝜎𝑎𝐴𝑠 − 𝜎𝑎𝐴𝑎𝑓 + 𝑁𝑎𝑤 

𝑁𝑒 ≤ 𝑓𝑐𝑏𝑥(ℎ0 − 𝑥/2) + 𝑓′
𝑦

𝐴′
𝑠(ℎ0 − 𝑎′𝑠) + 𝑓′

𝑎
𝐴′

𝑎𝑓(ℎ0 − 𝑎′𝑎) + 𝑀𝑎𝑤 

抗震设计 

𝑁 ≤
1

𝛾RE
[𝑓𝑐𝑏𝑥 + 𝑓′

𝑦
𝐴′

𝑠 + 𝑓′𝑎𝐴′𝑎𝑓 − 𝜎𝑠𝐴𝑠 − 𝜎𝑎𝐴𝑎𝑓 + 𝑁𝑎𝑤] 
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𝑁𝑒 ≤
1

𝛾RE
[𝑓𝑐𝑏𝑥(ℎ0 − 𝑥/2) + 𝑓′

𝑠
𝐴′

𝑠(ℎ0 − 𝑎′𝑠) + 𝑓′𝑎𝐴′𝑎𝑓(ℎ0 − 𝑎′𝑎) + 𝑀𝑎𝑤] 

𝑒 = 𝜂𝑒𝑖 +
ℎ

2
− 𝑎 

𝑒𝑖 = 𝑒0 + 𝑒𝑎 

公式 6.1.3： 

𝜂 = 1 +
1

1400𝑒0/ℎ0
(

𝑙0

ℎ
)

2

𝜁1𝜁2 

𝜁1 =
0.5𝑓𝑐𝐴

𝑁
 

𝜁2 = 1.15 − 0.01
𝑙0

ℎ
 

型钢混凝土柱截面承载力抗震调整系数按《型钢混凝土组合结构技术规程》

（ JGJ138-2001 ) 4.2.5（P13）表 4.2.5 取值，在轴压比小于 0.15 时取 0.75，否

则取 0.80；但型钢混凝土柱截面的构件重要性系数系统并未按 4.2.5 自动取值，需

要用户手动设置（默认为 1.0）。 

型钢混凝土柱截面轴压比按《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 

6.1.11 计算。 

型钢柱截面轴压比 =
N

𝑓𝑐 ∙ 𝐴𝑐 + 𝑓𝑎 ∙ 𝐴𝑎
 

3.4.3. 截面配筋 

型钢混凝土柱截面在形成截面配筋方案时遵循以下规定： 

1. 《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 4.3.1（P15），纵向钢

筋直径不小于 16mm,纵筋与型钢净间距不小于 30mm。 

2. 《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 4.3.3（P15），型钢的

保护层厚度不小于 120mm。 

3. 《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 6.2.4（P30），型钢混

凝土柱截面的钢筋配筋率不小于0.8%，不大于5%。型钢的含钢率不小于4%，

不大于 10%。 

4. 《型钢混凝土组合结构技术规程》（ JGJ138-2001 ) 6.2.5（P30），型钢混

凝土柱截面的钢筋净间距不小于 60mm。 

4. 柱截面校核 

柱截面校核与柱截面设计主要有以下区别： 

1. 柱截面校核截面生成时钢筋根数和钢筋直径只能设置确定的数字，而设计时

可以输入一个范围 

2. 柱截面校核只会生成一个配筋方案，而且这个配筋方案最终都会显示在配筋

结果内面（不管承载比是否满足用户最大承载比设置都会显示）；柱截面设
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计时一般会形成多种配筋方案，也可能没有配筋方案，最终只会显示用户指

定数量的而且满足承载比要求的配筋方案； 

3. 柱截面校核时不会检查钢筋间距、配筋率等构造规定及其它规范要求，而设

计时会按相关规范检查，不符合要求的不会显示在配筋结果列表； 

4. 异形柱在校核时不会布置规范要求的构造钢筋； 

除了以上几点区别外，柱截面校核时截面内力、承载力、承载比等的计算方法

都完全一样。 
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底层框架部分承担地震倾覆力矩计算方法

李楚舒1， 李 立1， 刘春明2， 张志国1

( 1 北京筑信达工程咨询有限公司，北京 100043; 2 CSI公司，伯克利 94704)

［摘要］ 采用现行规范规定的公式计算底层框架部分承担的地震倾覆力矩时存在一定的局限性。讨论了规范公
式的限制条件，指出当框架与剪力墙之间的相互作用不仅仅是传递水平剪力时，规范公式将低估框架承担的倾覆

力矩。根据力学和结构知识，提出了由基底反力的合力矩来求解倾覆力矩的计算方法，探讨了基底取矩点位置的
选取，给出易于操作的计算公式。最后使用 ETABS 2013 分析算例，验证规范公式限制条件的影响，同时说明推荐
方法的合理性。
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Abstract: The formula in current codes is not suitable for all conditions when calculating seismic overturning moment
carried by the bottom frames． The limitation of the code formula was discussed to indicate that the code formula
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0 问题的由来
我国现行规范对底层框架部分承担的地震倾覆

力矩的相关规定，对结构设计是非常重要的，直接影

响到结构设计中一系列重要指标的确定，因此其计

算方法的合理性就显得尤为重要，否则将使这个指

标失去工程应用实践的价值。具体来讲主要有: 1 )
《建筑抗震设计规范》( GB 50011—2010 ) ［1］( 简称
抗规) 的 6. 1. 3 条第 1 款对少量抗震墙的框架结构
的规定; 2) 抗规的 6. 1. 9 条第 4 款对部分框支框架
的规定; 3) 《高层建筑混凝土结构技术规程》( JGJ
3—2010) ［2］( 简称混高规) 的 8. 1. 3 条对各种情况
做出了详细的规定; 4 ) 混高规的 10. 2. 15 条第 7 款
对框支框架的规定。
因此框架承担的倾覆力矩计算的准确性将对结

构设计参数的选取有较大影响。
1 规范方法及限制条件分析
抗规 6. 1. 3 条的条文说明里给出了计算公式:

Mc = ∑
n

i = 1
∑
m

j = 1
Vij hi ( 1)

式中: Mc 为框架-抗震墙结构在规定的侧向力作用

下框架部分分配的地震倾覆力矩; n 为结构层数; m
为框架第 i层的柱根数; Vij为第 i层第 j根框架柱的
计算地震剪力; hi 为第 i层的层高。
抗规的这个计算公式存在使用的限制条件，即

只有当框架与剪力墙之间的相互作用只有水平剪力

的时候，式( 1) 才正确。
图 1 为平面框架-剪力墙相互作用示意。框架

与剪力墙主要是通过楼板系统来进行相互作用的

( 如果没有梁直接搭在剪力墙上或者没有结构加强

层( 如桁架) 的话) 。在承受水平荷载的情况下，由
于框架部分和剪力墙部分单独承受水平荷载时的变

形不协调( 框架为剪切型，剪力墙为弯曲型) ，结构

的上部将出现框架与剪力墙相互“拉”的作用，也就
是说在上部，框架将承担大于外部水平荷载的剪力

作用，剪力墙的剪力与外荷载反向; 在中下部，框架

与剪力墙是相互“压”的作用。
先暂且把“一个复杂三维的框架-剪力墙系统能

否用平面系统来等代”的问题放在一边，就考虑图 1
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所示的平面简化的框架-剪力墙系统。
( 1) 如果有梁直接与剪力墙连接，那么由于变

形协调的关系，在水平外力作用下，梁与墙的接触点

将具有较大弯矩和一些竖向力，式( 1) 将不再适用，
会大大低估框架的作用( 在第 2 节的算例演示中将
揭示出这一问题) 。
( 2) 在不能采用刚性隔板假定的情况下，需要

采用壳单元来模拟楼板，以反映结构真实的受力状

态和响应，与梁类似，在楼板与墙体的交界处，一定

存在较大弯矩和一些竖向力，同样式( 1 ) 会低估框
架承担的倾覆力矩。
其实，在真实的框架-剪力墙结构中，图 1 是没

法描述清楚墙与楼板的相互作用的模拟，因为连接

不是单独的点，而是多个点或多个封闭线。墙与楼
板( 或梁) 搭接在一起，由于构件间的变形协调，在

交接处一定存在弯矩，如图 2 所示。如果有结构加
强层，就更无法用图 1 这样的平面简化来描述。而
且，式( 1) 显然也不能处理部分框支的情况［3］。

图 1 框架与剪力墙
相互作用平面示意

图 2 框架与剪力墙
交接处内力的示意

2 直接计算方法
根据基本的力学和结构知识，结构的抗倾覆力

矩就是基底反力的合力矩，以抵抗外力形成的倾覆

力矩。在文献［4］中，林同炎讨论了“高宽比与抗倾
覆问题”，就是直接采用的基底反力，而且分析了多
种支承形式的特征系数，他采用了基底反力抗倾覆

力矩的“中和轴”概念，即假定倾覆力矩作用下的基
底竖向反力按弯曲平截面假定来分布。当然，对于
一个一般意义上的三维空间结构体系来讲是不存在

这个中和轴的。
在三维系统 XYZ 中，如果水平作用力为 X 向，

对于抗倾覆力矩，只考虑基底反力 FZ ( Z 向力) 和
MY( Y向弯矩) ，其他的力和弯矩 ( FX，FY 和 MX，
MZ) 对倾覆力矩( 绕 Y轴力矩) 无贡献，即:

MOT = ∑
n

i = 1
MYi + FZi × X( )

i ( 2)

式中: MOT 为结构的抗倾覆力矩，可以是整体结构

( n取全部的基底反力点数) ，也可以是结构的一部
分( n取部分结构的基底反力点数) ; MYi 为第 i 个

基底反力的 Y向固端弯矩; FZi 为第 i 个基底反力
的 Z向力; Xi 为第 i个基底反力的 X坐标。
一般说来，基底反力的合力，如果是力矢量，合

力与选择位置无关，如果是力矩矢量，合力矩与所选

位置有关。显然，对于整体的框架-剪力墙结构来
说，采用基底的任意位置作为取矩点，式( 2) 得到的
结果为恒定值，也就是水平外力的合力矩。
对于结构的一部分，比如框架部分，式( 2 ) 的结

果将与取矩点相关。显然，作为一个合理的大家都
遵循的计算方法，取矩点的定义为式 ( 2 ) 应用的
关键。
理想情况是寻找墙与框架相互作用的竖向力作

用点在基底的投影，对这个点取矩，可以消除交接处

竖向力的影响。但一般情况下，空间交接面太复杂，
计算不方便。
本文建议采用基底截面重心为取矩点，定义见

下式:

G0 =

X0 = ∑ Ei Ai Xi

∑ Ei Ai

Y0 = ∑ EiAi Yi

∑ EiA













i

( 3)

式中 Ei 和Ai 分别为基底各截面的弹性模量和面积。
原因如下:

( 1) 对于框架，基底截面抵抗倾覆力矩主要依
靠轴力，基底固端弯矩所占比例都较小( 一般在 2%
～5% ) ;在高层建筑的悬臂梁微分模型中，对截面

抗弯刚度的考虑是 EI = ∑ Ei Ai × c2i，其中 ci即为

距整体截面重心的距离［5］。结构概念设计中，也是
要尽量发挥两侧端柱的抗倾覆能力［4］。
( 2) 在文献［6］中，作者提出了弯矩刚度指数

( Bending Ｒigid Index，BＲI) ，BＲI采用的也是结构底
层所有立柱截面围绕自身为整体的重心轴旋转所得

到的截面惯性矩，其原理与第( 1) 条一样。
( 3) 通常情况，水平地震荷载作用下，在墙与框

架( 或梁) 的连接处，竖向力相对较小，框架部分基底

反力的 Z向合力∑ FZi 分摊到每根柱子的数值相

对柱子的平均轴力( 绝对值) 来讲一般在 5%以内;

∑ FZi 与结构承担的水平作用合力的比值也在 5%

以内。∑ FZi 即为框架或剪力墙承担的竖向不平衡

力，如果为零，说明框架或剪力墙的竖向力为自平衡

力，那么可以对基底任一点取矩，式( 2) 为常数。
( 4) 根据基本的力学知识，由于第( 3) 条所述的

原因，取矩点在距离基底截面重心位置不超过一半
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的基底宽度时，式( 2) 的结果相差在 5%以内。下一
节的算例可以说明这点。
因此采用基底截面重心为式( 2 ) 的取矩点是符

合力学概念的，从操作层面来看也是易于工程师复

核和计算程序实现的( ( 1) ，( 2) 两条) 。由( 3) ，( 4)
两条所述原因可知，其实取矩点的绝对位置是哪里，

比如无论是基底几何中心点还是截面重心点，只要

是在基底面内，所引起的计算结果不一致的差别较

小，一般都小于 5%。
3 算例演示
为了说明本文前面阐述的论点，本节给出了多个

算例来进行比较，这些例子是从如图 3所示的一个基
本模型M0演变而来的，采用的软件是 ETABS 2013［7］。

图 3 基本结构模型 M0

模型 M0 的基本参数信息: X，Y 向的轴距都为
8m，层高 3m，共 8 层;梁、柱、墙、楼板混凝土强度等
级均为 C30;梁截面尺寸为 600 × 300 ( 高 ×宽) ; 柱
截面尺寸为 700 × 700 ( 长 ×宽) ，墙厚 250mm，楼板
厚 200mm;地震作用为 X向，暂且不考虑偶然偏心。
3. 1 有梁搭在墙上的情况
从模型 M0演化出两种不同的楼板分析类型: 1)

模型 M11为刚性隔板假定，采用膜单元作为楼板; 2)
模型 M12 采用壳单元作为楼板。需要指出的是，对
于模型 M11，由于膜单元不具备面外刚度，程序根据
板厚和梁的有效翼缘计算宽度按《混凝土结构设计规
范》( GB 50010—2010) 表 5. 2. 4自动对边梁和中梁的
刚度进行放大。本例中，边梁的放大系数为 1. 83，中
梁的放大系数为 2. 17。模型的原点 O在左下角柱中
心，基底截面重心位置 G0为( 14. 5m，12m) ，基底几何
中心位置 C0为( 16m，12m) 。
规范与本文公式的计算结果见表 1，2，表中的

差别都是指相关量差值的相对百分比。可以得出以
下结论:

规范与本文公式的比较 表 1

模型
总倾覆
力矩

/ ( kN·m)

框架承担的倾覆力矩 / ( kN·m)

式( 1) ( 比例) 式( 2) ( 比例)

差别
( 1) － ( 2)
( 2)

M11 98 664 19 695( 20% ) 27 847( 28. 2% ) 29. 1%
M12 96 397 15 959( 16. 6% ) 24 119( 25. 0% ) 33. 6%

M11 － M12
M12 2. 4% — 15. 5% ( 12. 8% ) —

注:比例是指框架承担的倾覆力矩与总倾覆力矩的比例。

本文公式采用不同取矩点的比较 表 2

模型

框架承担的倾覆力矩 / ( kN·m)
取矩点 C0

( 与取矩点 G0差别)
取矩点 O

( 与取矩点 G0差别)

M11 27 859 ( 0. 04% ) 27 740 ( 0. 4% )
M12 24 125 ( 0. 02% ) 24 062 ( 0. 2% )

( 1) 根据表 1 的数据可以看出，规范公式大大
低估了框架承担的倾覆力矩，原因在于墙与楼板 /梁
的交接处存在较大的弯矩，几乎可以占到水平剪力

产生力矩的 50%以上，表明其不可以忽略，而且在
楼板的设计中要加以考虑。
( 2) 这样一个看似平面规则的结构，刚性隔板

假定似乎是合理的，但根据表 1 中模型 M11 和 M12
的对比数据可知，采用壳单元的模型 ( 对实际情况

简化得最少，比较而言是更真实的模型) 与采用刚

性隔板简化模型的计算结果还是有一定差别( 达到

10%以上) 的;如果没有梁搭在墙上的话( 见 3. 2 节
算例对比) ，这个差别还会更大。
( 3 ) 表 2 的对比数据表明，对基底不同取矩

点，本文建议式( 2 ) 的计算结果差别很小。根据结
构力学基本原理，可以把取矩点定为基底截面重

心处。
3. 2 只有楼板作为传力构件的情况
取消模型 M0 各层与剪力墙连接的 8 根梁，形

成与 3. 1 节相对应的模型 M21 和 M22。由于取消
梁后，板的负荷增大，将板厚增加为 250mm，其他参
数不变。计算结果见表 3，4，可以得出以下结论:
( 1) 由表 3 可知，对于模型 M22，式( 1 ) 依然对

框架承担的倾覆力矩有较大的低估，原因在于与墙

相连的楼板具有较大的弯矩。

规范与本文公式的比较(无连接梁) 表 3

模型
总倾覆
力矩

/ ( kN·m)

框架承担的倾覆
力矩 / ( kN·m)

式( 1) ( 比例) 式( 2) ( 比例)

差别
( 1) － ( 2)
( 2)

M21 98 778 18 600( 18. 8% ) 18 600( 18. 8% ) 0
M22 101 191 16 771( 16. 6% ) 23 788( 23. 5% ) 29. 5%

M21 － M22
M22 2. 4% — 21. 8% ( 20. 0% ) —
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本文公式采用不同取矩点的比较(无连接梁) 表 4

模型

框架承担的倾覆力矩 / ( kN·m)
取矩点 C0

( 与取矩点 G0差别)
取矩点 O

( 与取矩点 G0差别)

M21 18 600 ( 0) 18 600 ( 0)
M22 23 763 ( 0. 1% ) 24 015 ( 1. 0% )

( 2) 即便是墙与框架之间的联系完全靠楼板，
但也可以看出模型 M22 与 M21 有较大差别。原因
在于刚性隔板没有面外刚度，即使面内变形很小，然

而由于楼板与墙连接处的变形协调的缘故，采用实

际的壳单元可以提供正确的面外刚度( 图 2 ) ，因此
建议最好采用能够真实反映楼板面外刚度的壳单元

来对楼板进行模拟。
( 3) 在模型 M21 中，之所以规范式 ( 1 ) 和本文

建议式( 2) 的计算结果相同，就是由于此时的楼板
与墙之间的相互作用力只有水平剪力，而没有弯矩

和竖向力，在这种假定下，式( 1 ) 的结果是正确的;
而且正因为这种情况下，框架基底竖向力为自平衡

力，所以对基底任何点的取矩相同。但由于模型
M22 中存在竖向力，所以不同点的取矩是不同的，但
差别也在 5%之内( 表 4) 。
4 结语
由于我国现行规范的相关规定，基底框架承

担的倾覆力矩是重要的结构设计判别条件和规定

要求，故准确计算倾覆力矩值显得尤为重要。而
抗规给出的计算公式隐含着极强的限制条件: 不

存在加强层、梁不与墙相连接、采用刚性楼板假定
等。只有在上述条件都满足的情况下，墙与楼板
( 或梁) 的交接面上不存在弯矩，式 ( 1 ) 才能用作
框架倾覆力矩的度量指标。显然，对于稍复杂的
工程，上述条件即得不到满足，而且对于部分框支

结构，式( 1 ) 也不能用。
通过分析和算例比较，规范的公式在多数情况

会低估框架承担的倾覆力矩，采用直观的式 ( 2 ) 和
采用基底截面重心为取矩点，可以得到正确的结果，

并且易于操作。
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4 结论与建议
通过对某高层项目采用 YJK 软件选取合理计

算模型及计算参数进行设计，并结合规范要求和实

际工程经验可以得出以下结论与建议:

( 1) 采用合理、精细、符合规范要求的结构计算
分析模型能够更加准确地计算分析结构的受力，并

指导配筋设计，能够改善结构的受力性能，并在很大

程度上避免简化或错误模型及计算参数造成的材料

浪费。
( 2) 地下室外墙承受较大的水土压力、人防荷

载等，在设计中应该重视地下室外墙的设计。选取
符合实际情况的计算模型不但能使结构安全，还能

避免选取错误模型计算引起的截面过大、配筋不合
理的情况。
( 3) 矩形梁配筋设计时考虑楼板作为翼缘的影

响，是按照规范建议对梁进行的配筋设计，在节省材

料的同时可更好地实现“强柱弱梁”。
( 4) 边框柱、组合墙设计应结合实际情况，单独

取出某个柱或某片墙来设计是不科学的，造成材料

浪费的同时还使部分结构存在安全隐患，应当将边

框柱和边上墙肢、组合墙肢相互作为整体分析。
( 5) 手册算法计算的楼板配筋结果往往偏大，

计算模型将边界条件定义为简单的固接、铰接或自
由端，忽略边上楼板或荷载对其的影响，会有比较大

的误差。有限元算法最大程度地还原真实的边界和
受力情况，计算结果精准，在楼层中楼板厚度、荷载
等变化较大时更能体现有限元算法的优势。
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结构设计中如何全面考虑 P-Δ效应
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［摘要］ 从 P-Δ效应的定义入手，分析了几何刚度和线性屈曲分析的力学概念，指出这几个概念之间存在本质的
联系，同时分析了建筑结构中 P-Δ贡献与 P-δ贡献。在介绍一阶方法、二阶方法和直接法三种方法之后，指出国内
外通常考虑 P-Δ 效应的二阶方法是: 1 ) 在结构分析中考虑 P-Δ 贡献; 2 ) 在构件设计中考虑 P-δ 贡献。结合
ETABS2013 软件，提出了具体的实现方法，特别是提出建议采用线性屈曲因子作为刚重比控制条件的度量指标，可
以统一和简化对刚重比的计算，还介绍了 AISC针对 P-Δ效应计算的基准测试问题。
［关键词］ P-Δ效应 ; 几何刚度; 线性屈曲分析; ETABS; 刚重比; 屈曲因子
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Methods to consider full P-Δ effects in structural design
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Abstract: Geometric stiffness and linear buckling analysis were analyzed based on the concepts for P-Δ effects，which came
to the conclusion that these concepts have relationships in nature． Contributions of P-Δ and P-δ were analyzed as well．
First-order method，second-order method and direct method were introduced and the common methods considering P-Δ
effects in the second-order method at home and abroad were introduced as two steps，including: 1 ) considering P-Δ
contribution in analysis phrase; 2) considering P-δ contribution in member design phrase． With ETABS2013 software，the
concrete realization method was put forward． It was especially suggested that linear buckling factor can be used as the
control conditions of stiffness to gravity ratio，so the computation of stiffness to gravity ratio can be unified and simplified．
The benchmark problems proposed by AISC on P-Δ effects calculation were introduced as well．
Keywords: P-Δ effect; geometric stiffness; linear buckling analysis; ETABS; stiffness to gravity ratio; buckling factor
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1 P-Δ效应
结构工程中的非线性包括材料非线性和几何非

线性，几何非线性一般又分为 P-Δ ( 大应力) 效应和
大位移效应［1］。所谓 P-Δ效应是指:当结构中有较
大应力( 力或弯矩) ，即使在变形很小时，也要采用

变形后的几何来写平衡方程;而大位移效应是指:当

结构经历大变形，特别是大应变和转动时，应变表达

式必须包含位移的二次项，且必须对变形后的几何

来写平衡方程，即便是应力较小时亦如此。大应力
效应和大位移效应也称为二阶几何效应。一阶方法
与二阶方法的区别就是，前者采用未变形几何来考

虑平衡，后者采用变形后几何来考虑平衡。
1． 1 几何刚度的概念
当一条索受到拉力时，它的侧向刚度会增加;如

果一根长的杆件受到很大压力并且处在即将屈曲的

状态时，杆件的侧向刚度已经明显减小，一个很小的

侧向荷载就有可能引起杆件失稳。这一普遍特性是
由于结构的“几何刚度”改变所引起的。很明显，此
刚度是结构构件的荷载的函数，几何刚度可正亦可

负［2］。

如图 1 所示，可以用结点位移和结点力写出变
形后几何的平衡方程:

Fi

F[ ]
j

= T
L

1 -1
-[ ]1 1

vi
v[ ]
j

( 1a)

即:

FG = KGv ( 1b)
式中: Fi，Fj 为结点力; vi，vj 为结点位移; T为轴力;
L为构件长度。

图 1 几何刚度示意

注意，2 × 2 几何刚度矩阵 KG 并不是索的力学

函数，而是单元长度和单元力的函数。因此，用“几
何”或“应力”刚度矩阵这两个专业术语来与常用的
“力学”刚度矩阵( 以单元的物理属性为基础) 相区
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别。几何刚度在所有结构中都存在，只有当几何刚
度相对结构力学刚度较大时才显得重要。
在弹性阶段，存在:

FE = KEv ( 2)
那么作用在构件上的总力 FT :

FT = FE + FG = ［KE + KG］v = KTv ( 3)
式中: KT为总刚度矩阵; KE为弹性刚度矩阵; KG为

几何刚度矩阵。
因此，如果构件中的较大轴力保持不变，则只需

形成总刚度矩阵 KT ，就可以考虑应力刚化效应或

应力软化效应，这就是 P-Δ效应。
对建筑结构而言，主要进行两类荷载的分析:重

力荷载( 如自重和楼面活荷载) 分析和侧向力荷载

( 如风荷载或地震作用) 分析。而 P-Δ 效应中，主要
考虑由于较大的重力荷载作用产生的几何刚度以及

在侧向力作用下是否产生较大的内力 ( 弯矩、剪力
等) 和变形( 侧向位移) 的放大。
1． 2 线性屈曲分析
线性屈曲分析，就是寻找在一组特定荷载作用

下，由于 P-Δ 效应引起的不稳定模式［1，2］。屈曲分
析涉及到对一般特征值问题的求解:

［KE + λKG ( r) ］Ψ = 0 ( 4)
式中: KG ( r) 为荷载向量 r作用下的几何( P-Δ ) 刚
度矩阵; λ为特征值对角矩阵; Ψ为对应的特征向
量( 模态) 矩阵。
每个“特征值-特征向量”对，称为结构的一个屈

曲模态，特征值 λ称为屈曲因子，其物理含义就是它
必须乘以 r中的荷载才能引起屈曲，可将其视为安
全系数。
理解基于荷载的屈曲模态是很重要的。结构中

存在不只一组屈曲模态，这与自然振型 ( 模态) 一

样。工程师必须对每一组所关心的荷载计算出其屈
曲模态，既要关心屈曲因子，也要关心屈曲变形，这

样才能正确地理解结构的稳定( 弹性) 。
可以看出，几何刚度、线性屈曲分析与 P-Δ效应

是密切联系在一起的，它们都是 P-Δ 效应的反映。
P-Δ分析和线性屈曲分析，其实质就是在分析中考
虑几何刚度，无非前者考虑的是固定的几何刚度，后

者考虑的是变化的几何刚度( 线性屈曲分析可以理

解为在寻找导致总刚度为零的几何刚度系数) 。
线性屈曲分析在程序中的实现与求解结构的自

然频率和振型所采用的数学方法是一样的，都是化

解成为对矩阵求解特征值和特征向量。
1． 3 P-Δ贡献与 P-δ贡献

P-Δ效应由两个不同的部分组成，分别称为

图 2 P-Δ贡献
与 P-δ贡献

P-Δ 贡献和 P-δ 贡献［3］，用图 2 加
以说明。P-Δ贡献是指:荷载作用在
结构发生 ( 整体) 位移 Δ 后的结点
位置所产生的效应; P-δ 贡献是指:
荷载对结点间构件( 局部) 变形 δ所
产生的效应。这种整体和局部的效
应分别称为大、小 P-Delta。在不同
的构件中 P-Δ和 P-δ的相对贡献是
不一样的。
图 3 所示为一简支梁，在分布

力 w作用下，会产生与弹性刚度矩
阵 KE 相关的竖向位移 δ，这个变形
和轴力 P就会形成附加的弯矩，KG

即为 P 作用下的几何刚度矩阵。
图 3 中还给出了跨中弯矩。
图 4 给出了悬臂柱的 P-δ 贡献

以及相关的弯矩图。但是，柱子很
少是这样的单曲率，在多层建筑结

构中，柱通常都是双曲率的，可以用三次位移模式来

描述柱子的变形。如图 5 所示，由于在中点附近存
在反弯点，其中的 P-δ 贡献就远没有图 4 所示的那
么大。

图 3 简支梁的 P-δ贡献

图 4 单曲率悬臂柱的 P-δ贡献

通常，在给定加载模式和双曲率位移模式的情

况下，柱子的 P-Δ贡献是更为显著的，因为与层间位
移率相关的侧向位移 Δ，比局部变形 δ 更为显著。
随着层间位移率的增加，重力荷载对结构力学行为

具有更大的影响，如图 6 所示。因此，P-Δ效应必须
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图 5 双曲率悬臂柱的 P-δ贡献

图 6 悬臂柱的 P-Δ贡献

在设计中加以考虑，无论是静力还是动力，也无论是

线性还是非线性。
2 考虑 P-Δ效应的结构设计
如前所述，P-Δ效应必须在设计中加以考虑，因

此国内外规范无一例外地都要求考虑 P-Δ效应。一
般分为三种方法:

( 1) 一阶方法。如前所述，一阶方法就是对未
变形位置处理平衡方程，得出结构的内力和变形，再

通过规范给出的长度系数来放大弯矩以考虑 P-Δ效
应。显然这种方法既繁琐又具有相当的局限性，已
经逐步退出设计实践。
( 2) 二阶方法。在变形后的位置考虑平衡方

程，可以直接考虑 P-Δ 贡献，长度系数可以取为 1。
不推荐用近似二阶理论对一阶弯矩进行放大来考虑

P-Δ效应，因为没有这个必要。
( 3) 直接法。直接分析设计法是一种全过程二

阶弹塑性分析设计方法，可以全面考虑结构和构件

的初始缺陷、几何非线性、材料非线性等对其内力的
影响。在性能设计的时代，直接法是发展方向，但也
需要更多的理论和实践探索。
为了充分讨论 P-Δ 效应本身的力学行为，本文

暂且限制在弹性设计阶段;其实，现代结构的分析与

设计工具都可以在弹塑性阶段考虑 P-Δ效应或大变
形效应，无论是推覆分析［4］，还是动力弹塑性时程

分析。
因此，本文讨论的重点为二阶方法如何在结构

设计中实现。采用二阶方法是可以直接考虑 P-Δ贡

献的，但一般不能直接考虑 P-δ贡献。
通常的做法是: 1 ) 在结构分析时，考虑 P-Δ 贡

献，这只需要考虑与 P-Δ贡献相关的几何刚度即可;
2) 在构件设计阶段，通过考虑稳定系数( 钢结构) 或
考虑二阶效应的弯矩放大系数( 混凝土结构) 来考

虑 P-δ贡献。
例如美国混凝土学会 ACI 318-08 和 ACI 318-11

都规定，必须考虑整体位移 Δ和局部变形 δ的影响:
MCAP = aMnt + bMlt ( 5)

式中: MCAP是抗弯设计能力需求; Mnt是假定框架没

有结点平动所需要的抗弯能力( 也就是与变形 δ 相
关) ; Mlt 是假定框架只有结点侧向平动所需要的抗

弯能力( 也就是与变形 Δ 相关) ; a，b 分别是相应的
放大系数。
在分析阶段中考虑 P-Δ 贡献，那么 b = 1; 在构

件设计的时候，只需要考虑放大系数 a即可。
2． 1 我国规范的相关规定
由于新版的钢结构设计相关规范尚未正式

发布实施，本节只列出现行混凝土结构设计的相

关规定。
( 1) 《高层建筑混凝土结构技术规程》( JGJ 3—

2010) ［5］( 简称混高规) 的 5． 4 节，专门对重力二阶
效应及结构稳定进行了具体规定，其核心内容是整

体稳定要符合式 ( 5． 4． 4-1 ) 和式 ( 5． 4． 4-2 ) 的要求
( 强制性条文) ，工程上称为刚重比要求。
( 2) 《混凝土结构设计规范》( GB 50010—

2010) ［6］( 简称混规) 的 6． 2． 4 条，就是在偏压构件
中考虑参考 P-δ贡献，与 ACI 318-08 中的思路是一
样的。
因此可以看出，我国规范的方法也符合前面介

绍的通常处理方式，即:在结构分析阶段考虑 P-Δ贡
献，而在构件设计阶段考虑 P-δ贡献。
2． 2 P-Δ效应的基准测试
程序能否考虑完整的 P-Δ 效应，美国钢结构学

会 AISC 给出了两道基准测试例题 ( Benchmark
Problem) ，以检验程序计算 P-Δ 效应的能力［7］。测
试例题一、二分别是一根简支柱( 只有 P-δ 贡献) 和
一根悬臂柱( 既有 P-Δ贡献，也有 P-δ贡献) ，见图 7
和图 8( AISC同时给出美国常用的英制和国际单位
制; ［］中是不考虑剪切变形时的数据) 。
采用 ETABS 2013 软件对这两道基准测试题进

行计算的结果如表 1 所示( ETABS 2013 的结果都考
虑了剪切变形) 。可以看出，ETABS 2013 与 AISC
的基准测试题的误差都在 1% 以内，表明 ETABS
2013 在 P-Δ效应的计算上是相当准确的。
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图 7 AISC基准测试题一

图 8 AISC基准测试题二

ETABS 2013 基准测试结果 表 1

P /kN 0 667 1 334 2 001
测试题一 Mmid / ( kN·m) 26． 6 30． 5 35． 7 42． 9

Δmid /mm 5． 12 5． 84 6． 81 8． 15
P /kN 0 445 667 890

测试题二 Mbase / ( kN·m) 38． 0 53． 1 68． 0 96． 9
Δtip /mm 23． 0 34． 1 45． 0 66． 2

3 ETABS 2013 的实现方法
ETABS 2013 可以考虑完整的 P-Δ效应: 1) 给出

结构的刚重比; 2 ) 在分析阶段考虑 P-Δ 贡献; 3 ) 在
构件设计阶段考虑 P-δ贡献。后文逐一介绍。
3． 1 结构刚重比
通过 1． 2 节“线性屈曲分析”，可以容易地得出

刚重比与屈曲因子的内在联系。混高规的刚重比限
值是根据二阶效应相对一阶分析的放大系数 μ =
1． 1 来控制的。根据放大系数 μ的理论公式:

μ = 1
1 － (∑Gi /Pcr )

=
λcr

λcr － 1 ( 6)

式中: Gi 为重力荷载设计值; Pcr为屈曲荷载。
可以得到:与混高规的刚重比限值条件等价的

是 λcr ≥ 10 ( 在新版钢结构规范报批稿中的建议限
值条件等价的是 λcr ≥ 5) 。
这就是说，可以通过线性屈曲分析，得到结构的

屈曲因子 λcr ，就可以直接判别是否满足规范要求

的刚重比，而且是一个统一的理论公式，并不区分结

构形式 ( 即不用区分是框架结构，还是非框架结

构) ，也不需要按混高规对非框架结构的等效计算。

适用范围得到了极大的拓展，因为 1． 2 节是基于力
学理论推导，不涉及任何的结构形式，采用屈曲因子

来进行刚重比判定，可简化判定方法 ( 规范方法是

近似的等代方法) ，而且对于多塔、连体等结构形式
都可以得出正确的刚重比，而采用规范方法会碰到

很多困难。
由于需要的最低阶的三个屈曲因子分别对应于

平动 X，Y和扭转 Z 的三个屈曲模态。工程师应当
仔细审查各个屈曲模态变形，以确定正确的屈曲模

式。通过对屈曲模态的分析，还可以发现设计中潜
在的局部杆件稳定性问题。
如果非得采用规范方法中的刚重比数值，只需

将获得的屈曲因子分别乘以 0． 14 ( 非框架结构) 或
1． 0( 框架结构) 即可。

ETABS 2013 的巅峰版可以进行线性屈曲分析，
还可以进行非线性屈曲分析。图 9 为 ETABS 2013
采用规范方法和屈曲因子的刚重比输出。图 9 下方
表格输出为规范公式结果，刚重比分别为 2． 37 ( Y)
和 2． 38( X) ;图 9 上方为屈曲模态的变形，图中显示
了屈曲因子( 该值也可表格输出) 分别为 17． 18 ( Y)
和 17． 75( X) ; 将屈曲因子转化为规范数值分别为
2． 41( Y) 和 2． 49( X) 。显然这两种方法在数值上是
有差别的。

图 9 ETABS 2013 的刚重比输出界面

3． 2 在分析阶段考虑 P-Δ贡献
ETABS 2013 有一个 P-Δ效应的分析选项，可以

在结构分析中考虑 P-Δ 贡献，原理就是计入了重力
荷载作用下的几何刚度。程序可以指定 P-Δ荷载组
合( 通常是恒荷载和活荷载的组合) ，采用迭代的方

法，来逐个构件地考虑 P-Δ效应，这可以高效地捕捉
构件的局部屈曲。
结构整体刚度计入 P-Δ 荷载组合的几何刚度

后，可以基于此刚度进行各种静力工况分析 ( 如恒

荷载、活荷载、风荷载等) 、反应谱分析、静力推覆分
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析、非线性动力时程分析等，也就可以用来进行设计
组合。
以表 2 所示的我国规范常用荷载组合为例，来

说明如何确定 P-Δ荷载组合。
如果考虑风荷载作为引发结构整体侧移 P-Δ效

应的主要原因的话，将 1． 2DL + 1． 4LL 作为 P-Δ 荷
载组合是合适或保守的。因为这对组合( 3) 是准确
的，对组合( 2) ，( 4) ，( 6) 是保守的，而组合( 1) 没有
侧向荷载，不关注 P-Δ效应。

我国常用设计荷载组合 表 2

序号 荷载组合 序号 荷载组合

( 1) 1． 2DL +1． 4LL ( 4) 1． 2DL +0． 98LL ±1． 4WL
( 2) 1． 2DL ±1． 4WL ( 5) 1． 2DL +0． 6LL ±1． 3EhL
( 3) 1． 2DL +1． 4LL ±0． 84WL ( 6) 1． 2DL +0． 6LL ±0． 28WL ±1． 3EhL
注: DL为恒荷载; LL为活荷载; WL为风荷载; EhL为水平地震作用。

如果考虑水平地震作用作为引发结构整体侧移

P-Δ效应的主要原因，将 1． 2DL + 0． 6LL作为 P-Δ荷
载组合是合适的。因为这对组合 ( 5 ) ，( 6 ) 是准确
的，而组合( 1) 没有侧向荷载，不关注 P-Δ效应。
如果笼统考虑侧向荷载，不区分其控制作用的

是风荷载还是水平地震作用，那么就应该采用

1. 2DL + 1． 4LL作为 P-Δ 荷载组合。这就是混高规
5. 4 节中对重力荷载设计值的规定的注解。
显然，如果统一在结构分析阶段考虑结构的整

体侧移 P-Δ效应，就没有必要判定是否考虑重力二
阶效应的影响( 对混高规用屈曲因子来表达，即 λcr

是否大于 20 ) 。
3． 3 在构件设计阶段考虑 P-δ贡献
对于混凝土偏压构件，混规 6． 2． 4 条放大设计

弯矩值，就是考虑到局部 P-δ 贡献。其实也没有必
要采用 6． 2． 3 条来进行条件判别，都统一考虑6． 2． 4
条，对设计来讲没有区别，6． 2． 4 条给出的结果自然
就反映了 P-δ 贡献的大小。ETABS 2013 中文版的
构件设计已考虑了以上规范要求。

ETABS 2013 还可以将构件进行细分，以在分析
过程中考虑 P-δ贡献，因为将构件细分，比如将柱子
都细分为两个以上的对象，可以捕捉到柱子的 P-δ
贡献。但这种方法不是推荐的方法，只是说明
ETABS 2013 具备的分析能力，推荐的方法还是在构
件设计时采用规范的放大系数。
4 结论
( 1) 几何刚度、线性屈曲分析在理论上都是 P-Δ

效应的反映，原理和概念上都是相通的。
( 2) 作为结构工程师，需要了解 P-Δ 贡献和 P-δ

贡献在结构中的相对大小。

( 3) 采用线性屈曲因子作为刚重比的度量，是
一种既统一又简便的方法。
( 4) 在结构分析中考虑 P-Δ 贡献，在构件设计

中考虑 P-δ贡献，是国际上和我国规范的通用做法。
( 5) 在二阶分析方法很成熟的现阶段，没有必

要使用一阶方法加放大系数的做法，因为二阶方法

概念清晰，操作也方便。当然，作为结构分析和设计
程序，必须要具备准确计算完整 P-Δ效应的能力。
( 6) 对于钢结构较为关注的初始缺陷问题，二

阶方法也可以较为方便地加以考虑。
( 7) 在结构设计中全面考虑 P-Δ 效应的三个基

本步骤为: 1 ) 计算线性屈曲因子，考察相应的屈曲
模态，对比规范限值( 混高规为 λcr ≥ 10 ) ，判断是
否满足规范对整体稳定性的要求; 2) 统一在结构分
析中考虑结构整体侧移的 P-Δ 贡献; 3) 统一在构件
设计中考虑 P-δ贡献。
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某些情况下是非常合适的选择。
( 2) 与搭接柱相连的受拉楼层梁、板设计应重

点关注，必要时可施加预应力。
( 3) 搭接柱与梁、柱相连处应力集中较明显，可

采用加腋过渡、增加配筋等构造措施予以加强。
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有关结构抗震设计底部剪力系数的讨论 
 

李楚舒，李  立，王  龙 

（北京筑信达工程咨询有限公司，北京 100043） 

 

摘  要：本文推导出底部剪力系数的简洁物理表达及在反应谱曲线上的等效点，依据结构动力学、反应谱理论和

结构抗震设计原理等基本理论体系，可以对此系数进行直观定性分析判断；进而探讨在结构抗震设计中应该如何

使用最小限值，提出改进对最小底部剪力系数标定的建议。 

关键词：结构抗震设计，底部剪力系数，最小底部剪力系数的使用和标定 

 

0引言 

 
随着我国超高层建筑的迅猛发展，广大工程设计人员和科研工作者针对抗震设计中遇到的“最小地震

底部剪力系数”（或“最小剪重比”）问题，进行了有益的讨论，指出《建筑抗震设计规范》GB50011-2010[1]

（简称抗规）具体条文规定的一些问题。 
文献[2]全面介绍了抗规对最小地震剪力系数取值规定的背景，再次强调了“当不满足规范最小地震剪

力系数限值时，对楼层剪力乘以放大系数，只是提高了构件承载力，并不能解决结构体系不合理的问题，

应通过调整结构布置、减轻结构质量和提高结构刚度来解决”。 
文献[3]从大量超高层设计经验出发，指出“由于结构高度高，周期长，剪重比一般难以满足规范要求”，

提出“剪重比限值与特征周期相关联”、“剪重比限值按结构周期分类进一步细分关联”、“通过调整结构总

剪力和各楼层水平地震剪力以满足最小剪重比要求”等建议。 
文献[4]从功率谱概念出发，指出抗规中“楼层最小地震剪力系数仅与地震影响系数的最大值相关，与

场地类别无关，显然是不合理的”，而且“最小剪力系数与结构体系合理性无关”，提出了“加速度反应谱

第一下降段按𝑇𝑇−1的规律下降，第二下降段按𝑇𝑇−2的规律下降”的反应谱函数建议。 
文献[5]推导出规范最小剪重比限值的内涵是“对应 II类场地，质量M，周期 T的单质点结构，在𝑇𝑇 = 3.5 𝑠𝑠

时的基底剪力对最小剪力限值；𝑇𝑇 = 5.0 𝑠𝑠时，此限值为 0.88M 质量时单质点结构的最小基底剪力”，给出

了其他类别场地的最小剪重比建议值，指出了“欲通过调整结构刚度或重量来满足规范剪重比要求是十分

困难的”，“适宜的方法是通过周期折减系数，增大楼层地震剪力，当仍不满足要求时，可将不满足楼层处

的地震剪力按规范要求放大（不传递），以满足规范要求”。 
文献[6]按抗规及 SRSS 振型组合法推导出剪重比为“各振型地震影响系数平方与各振型参与质量系数

平方乘积之和的二次方根”。指出：“想要通过调整结构的质量和刚度，以改变计算的最小剪重比，是困难

的且代价高昂的”。 
文献[7]推导出一维弯曲型和剪切型的匀质悬臂梁的剪重比公式，也指出“剪重比是否满足规范限制，

与结构形式和结构布置的合理性没有明显的关系”，提出了“考虑长周期分量修正的加速度反应谱”来替

代“剪重比”控制。 
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文献[8]推导出与文献[6]相同的底部剪力系数表达式，指出“任何结构都存在一个临界周期，只要结构

基本周期超过临界周期，底部剪力系数总不能满足规范要求”、“结构体系和布置方案与底部剪力系数能不

能满足最小限值的要求没有明显的关系”、“不满足最小限值并不能说明结构方案布置不合理”；通过与美

国规范的对照，指出“抗规的最小剪力系数限值是合理的”；通过四种工程处理方式（刚度控制与强度控

制），指出“当不满足最小剪力系数时，合理、简单、有效的方法是按比例放大设计地震作用使其满足要

求”，同时建议“最小底部剪力系数的取值应计入场地效应”。 
文献[9]通过对某超高层结构采用两种不同的剪力系数控制方法（A：方案满足抗规最小剪重比的要求；

B：对不满足的楼层进行剪力放大来满足规范要求）的案例研究表明，“虽然大震弹塑性分析 A、B 性能相

当”，但“A 的构件尺寸明显大于 B，A 的材料用量和设计难度均高于 B”，“抗倒塌分析表明，B 比 A 反

而具有更高的抗倒塌安全储备”。 
综上所述，基本上可以得到三点一致性的结论： 
（1）剪力系数是结构的本来属性，其大小并不能判定结构方案的优劣； 
（2）剪力系数最小值应当与场地类别挂钩； 
（3）不满足规范最小剪力系数，在保证结构构件内力和位移要求的前提下，不应（也很难）通过调

整结构方案（质量和刚度）来达到规范要求，应该直接进行地震力放大处理，以保证结构具有相应的安全

储备。 
本文拟通过结构动力学、反应谱理论和结构抗震设计原理等基本理论体系，得出底部剪力系数的物理

表达，便于进行直观定性分析；进而探讨应该在结构抗震设计中如何使用这个限值，及如何改进最小底部

剪力系数的标定。 
 

1底部地震剪力系数 

 
Chopra 将各振型底部剪力等效原则，构建出各振型对应的单自由度系统，来阐释反应谱理论[10]。 
依据此思想，可以采用对振型分解反应谱法的底部剪力等效的原则来构建一个等效的单自由度系统，

此系统的底部剪力等于原多自由度体系，其等效质量𝑀𝑀𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒等于原系统质量 M。与 Chopra 的方法不同的是，

本文不关注各个振型，而直接对经过振型组合后（无论是何种组合方法，SRSS 或 CQC）的最终结果（底

部剪力）进行等效。 
这个单自由度系统，反应谱法给出的底部剪力为： 

𝑉𝑉𝑏𝑏
𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 = 𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑀𝑀𝑀𝑀                                          (1) 

其中：𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒是在反应谱曲线对应周期𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒的地震影响系数，𝑔𝑔是重力加速度。 

总可以找到这样一个等效周期𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒来在反应谱曲线上对应𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒，使得𝑉𝑉𝑏𝑏
𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒

等于原系统振型分解反应谱

法得到的底部剪力𝑉𝑉𝑏𝑏。利用𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 = 2𝜋𝜋�𝑀𝑀/𝐾𝐾𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒关系，也就可以找到等效的刚度𝐾𝐾𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒，本文不需要求出等

效刚度。根据基本的结构动力学常识，对于一般结构，动力特性主要由第一振型控制，第一振型的参与质

量系数比高阶振型要大得多（假设第一振型的参与质量系数可以达到 50%以上的话——这对建筑结构一般

不是问题，只要结构顶部不存在特别柔的类似“桅杆”的部分），那 么等效周期𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒与原结构的第一周期

（即：基本周期）𝑇𝑇1的关系为： 
𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 ≥ 𝑇𝑇1                                            (2) 

一般情况下，式(2)都是取大于符号，在原结构是单自由度体系时会相等。而且，第一振型参与质量系

数越小，𝑇𝑇𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒相比𝑇𝑇1就越大。这也就是抗规底部剪力法（5.2.1 条）中对结构等效总重力荷载采用了 85%的

总重力荷载代表值，来对多质点进行计算的原因。 
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根据抗规对地震底部剪力系数的定义，对这个等效单自由度系统来讲，底部剪力系数表达为： 

𝜆𝜆 = 𝑉𝑉
𝐺𝐺

= 𝑉𝑉𝑏𝑏
𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒

𝑀𝑀𝑀𝑀
= 𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒                                      (3) 

式(3)揭示出：任何结构的底部剪力系数都是反应谱曲线上的地震响应系数的对应值。 
根据式(2)，可以得知，一般情况下： 

𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 ≤ 𝛼𝛼1                                         (4) 
𝛼𝛼1为𝑇𝑇1对应的地震影响系数值。同样，第一振型参与质量系数越小，𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒相比𝛼𝛼1就越小。 
结构自身的特性，如质量分布、刚度分布和结构阻尼比，可以看着是地震剪力系数的“内因”；设计

反应谱的具体形式，是可以视为地震剪力系数的“外因”。 
由此可见，反应谱法得到的底部地震剪力系数除了是结构自身特性的反映之外，更是反应谱曲线形式

的直接作用结果。 

图 1  设计反应谱曲线上的等效地震影响系数 

基于反应谱理论，是无法得出底部剪力系数的“合理”的限值范围（如文献[8]给出了一个例子，说明

严重不符合结构设计基本力学概念的倒质量、刚度分布，却能“更好”地满足规范剪重比的要求）。任何

结构都可以找到一个对应于反应谱曲线的𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒。 
换言之，不能从𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒的大小来衡量结构的“优劣”：只要给出了一条具体的反应谱曲线，就能得到对

应的𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒，如图 1 所示。 
图 1 还说明了这样一个道理：如果对最小底部剪力系数的标定，恰好是反应谱曲线上基本周期的地震

影响系数值，那么对于实际的多自由度结构，就会不满足这个标定值。抗规就是采取 II 类场地对最小值进

行标定的，详见 3、4 节。 
 

2关于反应谱理论 

 
扶长生教授对反应谱理论进行了概括[11]：反应谱理论的杰出贡献在于它结合了随机理论和确定性分析

方法，把地震波的频谱特性、结构的自振特性以及地震作用和效应三者有机地联系在一起。反应谱理论的

数学模型是 Guass 随机过程，基本假定是，一条地震记录波为 Guass 随机过程集合中的一次事件，设计反

应谱是按平稳随机过程理论统计平均的“连续分段光滑”曲线。按平稳随机过程进行振型组合，振型分解

反应谱法得到的地震反应是 Guass 随机过程集合的期望值。 
在廉价的个人电脑出现之前，反应谱法是线性地震分析的标准方法。 
虽然反应谱法存在其固有的缺陷（如，反应谱法得到的响应量是其期望值，因此多个响应量之间并不

存在物理关联；反应谱法的结果依赖于坐标系的选取，对位移量也不能进行矢量合成，而且对扭转严重的

结构，给出的位移比会“失真”——这就是 10 规范改用“规定水平力”来进行位移比计算的原因。等等），

但，目前绝大多数国家和地区都采用反应谱法进行结构的抗震设计，各国设计规范对复杂结构都有时程分

𝛼𝛼 

𝑇𝑇 

𝛼𝛼1 

𝑇𝑇𝑒𝑒𝑓𝑓𝑓𝑓  𝑇𝑇1 

𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒  
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析计算的补充规定。随着时程记录的丰富与完善，计算机处理速度和存储量的提升，时程分析将逐步成为

抗震工程的主要方法。 
特定场地上的一条地震加速度时程记录都可以通过从时域到频域的变换来得到对应的加速度反应谱

（指定阻尼比），因此，对于一个结构和一条地震时程记录，时程法和反应谱法得到的结构最大响应在随

机过程意义上是一致（注意：是这条时程记录变换的反应谱，而非设计反应谱；且结构为线性系统），这

是反应谱法的数学基础（可参见文献[12]第 15 章中时程、SRSS 和 CQC 振型组合的数值对比）。同样，一

条加速度时程记录可以通过积分得到相应的速度时程和位移时程（需要对起始和终止的速度和位移进行归

零处理），理论上讲，线性时程分析采用加速度、速度或位移输入，得到的结构响应是一致的。 
反应谱是 Fourier 谱在结构抗震工程意义上的简化，且用到了如下近似关系： 

𝑆𝑆𝑝𝑝𝑝𝑝(𝜉𝜉,𝜔𝜔) = 𝜔𝜔𝑆𝑆𝑑𝑑(𝜉𝜉,𝜔𝜔)                                        (5-1) 
𝑆𝑆𝑝𝑝𝑝𝑝 (𝜉𝜉,𝜔𝜔) = 𝜔𝜔2𝑆𝑆𝑑𝑑(𝜉𝜉,𝜔𝜔)                                       (5-2) 

上两式中，𝑆𝑆𝑑𝑑 ,𝑆𝑆𝑝𝑝𝑝𝑝 , 𝑆𝑆𝑝𝑝𝑝𝑝分别是位移谱、伪-速度谱和伪-加速度谱（通常，工程上将“伪-”和下标 p 省

略；而且是相对位移谱、相对速度谱和绝对加速度谱的简称）；𝜉𝜉,𝜔𝜔分别是单自由度体系的阻尼比和圆频率。 
显然，对于长周期明显的地震记录，采用加速度反应谱，由于乘以𝜔𝜔2的结果，可以完全“消除”记录

中的长周期成分，这就是加速度反应谱针对长周期问题“力不从心”的根本原因[12]。 
基于“近些年的地震中，大多数结构倒塌与软场地有关”的事实，不少学者建议“应该考虑使用相对

位移谱作为基本形式来进行地震作用计算”[12]。以位移为基本变量进行动力平衡方程的求解并没有实质数

学上的难度，但要收集整理位移时程记录，并将其转换为可实施的设计位移反应谱确实是一项浩大的系统

工程。 
现实可行的做法是：对于常规的工程设计问题，还是采用加速度反应谱方法，因为国内外已经积累了

几十年的丰富经验；对于复杂工程问题（包括场地），应补充时程分析计算，特别要注意对包含长周期成

分的时程记录的选取。但，对特定地震记录的时程分析结果，采用设计反应谱的结果去“校正/选波”，逻

辑上讲是不对的，因为对于这些特殊的时程记录，设计反应谱本来就没有“覆盖”；之所以要采用时程分

析，就是对设计反应谱的补充。 
工程上遇到的长周期问题，如果采用不同输入形式（加速度、速度或位移）的地震记录，时程分析得

到的结果基本一致。逐步直接积分法的结果取决于输入的地震波自身的频谱特性，反应谱法取决于输入的

设计反应谱特性（当然还受制于反应谱法本身的假定，如式(5-1)和式(5-2)）。如果时程记录或设计反应谱

自身都没有长周期的特性，逐步积分法或反应谱分析自然得不到长周期结构应该有的响应输出。 
反应谱法的核心在于设计反应谱曲线的形状。 
时程记录与反应谱之间可以找到两个重要的对应关系：1）加速度时程记录的最大值，等于加速度反

应谱的𝑆𝑆𝑎𝑎(0)，指示出“极刚”的结构会随地面一起做刚体移动，同时对应于相对位移谱的𝑆𝑆𝑣𝑣(0) = 0，即

结构的相对位移为零；2）位移时程记录的最大值，是相对位移谱的𝑆𝑆𝑣𝑣(+∞)，揭示出对极长周期系统，绝

对位移接近为零，相对位移谱将收敛到位移时程记录的最大值，这就是结构隔震的物理基础。 
文献[4]从功率谱概念出发，指出了我国设计规范反应谱中存在的缺陷，提出将“反应谱第一下降段按

按𝑇𝑇−1的规律下降，第二下降段按𝑇𝑇−2的规律下降”的建议（这也是美国规范的反应谱形状）。当然文献[2]
也说明了规范对第二下降段采用直线下降的原因（“人为地提高了长周期段加速度反应谱值”，换句话，为

了提高长周期结构的抗震设计安全度）。 
 

3底部地震剪力系数的最小限值 

 
从底部地震剪力系数的表达（式(3)和式(4)）和对反应谱理论的回顾，可以看出，从反应谱理论本身是

不可能得出这个最小限值规定的合理解释，当规定的最小限值𝜆𝜆(𝑇𝑇)与反应谱曲线𝛼𝛼(𝑇𝑇)存在交点（此时周期
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为𝑇𝑇∗），那么一定就可以构造出一个符合力学概念的“良好”结构，其𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒小于交点处的𝛼𝛼∗（见图 1），也

就是说不满足最小剪力系数的要求；如果规定的最小限值𝜆𝜆(𝑇𝑇)都位于反应谱曲线之下，那么就不会出现不

满足最小剪力系数的情况发生。 
所以，抗震设计中的最小底部剪力系数标定与设计反应谱曲线的最小值是“不相干”的：前者是对反

应谱法求得的底部剪力的一个安全性阈值限定；后者是具有较严密理论体系的地震响应求解方法的“外部

因素”。 
其实，规范及条文说明和相关解释文章中都已经表明“由于地震影响系数在长周期段下降较快，对于

基本周期大于 3.5s 的结构，由此计算所得的水平地震作用下的结构效应可能太小；出于安全的考虑，提出

了结构总水平地震剪力及各楼层水平地震剪力最小值的要求”[1][2]。因此，规定最小剪力系数的目的，实

质就是为了确保结构具有足够的结构抗震（强度）安全度。也就是说，剪力系数的最小限值是一个与社会

经济水平相关的一个安全阈值，与反应谱曲线本身的最小值及结构自身特性没有直接物理关联，只是对结

构的反应谱分析结果进行最小底部剪力修正的安全保障而已。 
任何针对最小底部剪力系数而要调整反应谱曲线的尝试，既违反反应谱自身的理论，同时也是因果关

系倒置。 
美国相关规范（如 UBC 1997，IBC 2000-2012，ASCE 7-05）的相关规定（也可以参阅文献[2]、[8]、

[9]对此问题的引述），最小底部剪力系数为 
𝐶𝐶𝑠𝑠 = max⁡(0.044𝑆𝑆𝐷𝐷𝐷𝐷𝐼𝐼, 0.01)                                 (6) 

其中：𝑆𝑆𝐷𝐷𝐷𝐷为短周期设计反应谱加速度参数，𝐼𝐼为结构重要性系数。 
美国规范中，如果反应谱求得的底部剪力小于最小底部剪力要求（式(6)），则要对反应谱求得的各层

剪力进行相应的放大处理。（注：这与我国抗规的调整思想是不同的，美国规范的判定原则是底部剪力最

小值，然后全楼放大处理，相当于对整体地震作用进行了放大） 
可以看出美国相关规范对此问题处理的原则和简洁性。而且随着性能化设计在理论和实践上的深入，

美国 TBI 最新发布的高层建筑设计指南[13]中已经给出使用性能目标替代最小底部剪力系数的指导意见。 
 

4规范对最小底部地震剪力系数的相关规定 

 

4.1 规范对最小限值的规定 

抗规 5.2.5 条的规定 [1][2]，表面上是取：当𝑇𝑇1 ≤ 3.5 𝑠𝑠时，𝜆𝜆𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 0.20𝛼𝛼𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 ；当𝑇𝑇1 ≥ 5.0 𝑠𝑠时，

𝜆𝜆𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 0.15𝛼𝛼𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚；中间线性插值。 
其实，抗规是采用 II 类场地（𝑇𝑇𝑔𝑔 = 0.35 𝑠𝑠）来利用反应谱对最小底部地震剪力系数进行标定的：当

𝑇𝑇1 ≤ 3.5 𝑠𝑠时，𝜆𝜆𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 𝛼𝛼(𝑇𝑇 = 3.5)；当𝑇𝑇1 ≥ 5.0 𝑠𝑠时，𝜆𝜆𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 0.88𝛼𝛼(𝑇𝑇 = 5.0)（可以验证，这相当于对应

𝑇𝑇1 = 6.0 𝑠𝑠时的地震影响系数值，即𝜆𝜆𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 𝛼𝛼(𝑇𝑇 = 6.0)）；中间线性插值。（文献[5]对此进行了另外一种解读。

需要指出的是，其中对当𝑇𝑇1 ≥ 5.0 𝑠𝑠时，相当于“内置”质量为 0.88M”的结论是基于这样一个假定：结构

等效质量只影响地震作用力计算，不对周期有影响——这相当于规范对底部剪力法的处理。） 
本文不涉及到对规范最小限值的具体数值讨论（相关对比可参见文献[8]），只对此限值的物理概念及

其原理进行分析（可对比美国规范的式(6)）。下面结合工程实践的经验，及抗震工程的基本原理，来对抗

规的规定进行相关讨论。 
（1）振型分解法的核心概念之一“振型参与质量系数”是评判各振型对底部剪力的贡献（所谓的“振

型因子”也是这个概念的拓展）。也就是说采用振型分解法来求解动力方程，不论是反应谱法还是振型叠

加时程分析法，它们的基础都是“振型叠加”，都应采用“振型参与质量系数”来对振型数量进行判断，

判断的基础就是底部剪力（这就是文献[6][11]推导出剪重比公式与振型参与质量系数相关的内在原因；换

言之，振型参与质量系数是采用单位基底加速度得到的，而反应谱法的底部剪力系数是采用反应谱加速度
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得到的，本质上这两个参数是一致的）；而采用“逐步法”进行的非线性动力直接积分时程分析，避免了

任何的叠加应用，就不存在“振型参与质量系数”的概念，因此抗规对 5.2.5 的条文解释中，笼统地要求

“采用时程分析法，其计算的总剪力也需符合最小地震剪力的要求”，存在概念上的混淆：工程应用中通

常采用的直接积分时程分析法，如果最小地震剪力过小，只能说明所选地震波的“问题”，此问题非反应

谱法对最小地震剪力的“彼”问题。 
（2）抗规将底部剪力系数概念，简单化地延展到上部各楼层，是缺乏理论依据的。如（1）所述，底

部剪力系数的来源是有其明确的物理含义的，但推广至上部各楼层，至少是没有理论上的支撑。事实上，

按照现行规范的原则，上部楼层如果出现“竖向不规则”，是由 3.4.4 条进行判别和地震力放大处理的。 
（3）抗规将“扭转明显”的结构，划入“3.5 s 和 5.0 s”中，同样是缺乏理论依据。因为扭转明显在

规范中处理是“平面不规则”的 3.4.4 条，可以看出将其纳入对反应谱法计算结果的判定。 
（4）抗规将结构基本周期按 3.5 s和 5.0 s进行划分，与规范反应谱曲线的分段（第一下降段为𝑇𝑇𝑔𝑔~5𝑇𝑇𝑔𝑔，第

二下降段为5𝑇𝑇𝑔𝑔~6.0 s）没有很好地衔接。如果改为10𝑇𝑇𝑔𝑔和 6.0 s 划分，既可以与现行反应谱形状匹配（比如

反应谱在5𝑇𝑇𝑔𝑔与 6.0 s 之间为直线下降段；而且如前所述，规范对 5.0 s 的控制，由于给出 0.88 的“折扣”，

其实就是 6.0 s 的取值），同时也可以解决最小底部剪力系数没有与场地挂钩的突出问题（否则就要像文献

[5]中给出一张与场地等级相关的表格来详细规定最小剪重比）——用通俗的工程用语来表述这个建议的依

据就是对“长周期”的判定应该基于场地特征周期，规范一律采用“3.5 s”来分界，显得有些“绝对化”。

再进一步，如果标定最小限值的同时，考虑了阻尼比（会影响反应谱曲线的𝜂𝜂1、𝜂𝜂2和𝛾𝛾），就可以覆盖结构

不同阻尼特性的影响。 
文献[3]和[4]都从工程实践的角度，列举出同一结构放在不同的场地可能所引发出规范最小剪重比不合

理的现象；文献[2]通过一个设计实例来解释说明“此问题并非是规范的问题”。 
规范没有考虑场地因素肯定是客观存在的事实，不能通过这样一个实例，就能证明“更差场地能满足，

更好场地不满足”这一悖论的不存在。因为：在 II 类场地的一个合理结构，满足规范最小剪重比要求，在

III/IV 类场地肯定满足规范要求，原因是 III/IV 类场地的反应谱曲线对相同结构的地震作用显然更大；反

之则不一定成立。 
如前分析，规范就是以“II 类场地”（第一组）为基准来对最小底部剪力系数进行标定的，不仅是 I

类场地不满足的可能性增大，而且就是 II 类场地在周期临界点附近也不能满足规范的限值。原因很简单，

假定一个恰好为𝑇𝑇1 = 3.5 s的合理结构，位于 II 类场地上，由于基本周期的参与质量系数不可能为 1.0，那

么其等效𝛼𝛼𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒一定小于𝛼𝛼1，即一定不满足规范最小限值的要求，如式(4)及图 1 所示。 
文献[2]还通过𝑇𝑇𝑔𝑔的回归分析，得到剪重比与𝑇𝑇𝑔𝑔存在线性关系。其实，这个现象是反应谱形状所决定的，

因为规范反应谱在第一下降段地震影响系数与场地特征周期是指数𝛾𝛾（阻尼比为 0.05 时，𝛾𝛾 = 0.9）关系，

而第二下降段是指数为 1.0 的关系，故如果结构的前几阶控制振型都为位于第一、二下降段，必然就有这

个大致关系。 
4.2规范对不满足最小限值的处理方法 

抗规对 5.2.5 的条文说明[1]及文献[2]，都将不满足最小底部地震剪力系数的情况，归为“结构不合理”，

需要对结构方案进行调整，提出了一套“详细的”判定和调整上部楼层剪力的方案[1]。 
如果认定清楚了最小底部剪力系数规定的实质是“对反应谱地震作用计算的最小规定，以确保结构具

有足够的结构抗震（强度）安全度”这一基本前提，那么就不应该将此系数作为结构合理性的判据并对结

构方案进行所谓的调整。 
况且，经过调整的结构方案（使其计算结果“硬性”达到此限值要求），并不能证明调整方案比原方

案更优，而往往都要增大结构刚度，导致构件截面加大，造成材料用量和设计难度大幅度提升[6]。文献[9]
给出设计实例对比分析研究表明，这样做甚至在抗倒塌能力上还不如原方案。 

从最小底部剪力系数的本质上看，这个结构整体性指标并不具备对结构方案优劣判定标准的基本属性。 
合乎逻辑和概念的处理方式，就是按最小限值对结构的计算地震作用进行相应的放大处理即可，以实
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现这个规定的本来目的。 
 

5主要结论 

 
当今世界范围的设计规范，都在朝着性能化设计迈进，某些局限于当时技术条件所局限的整体性控制

指标，会越来越被更合理的设计方法和参数所取代。随着减隔震技术的日渐成熟，“抗震”亦在向“减震”

方向转化。 
（1）地震作用采用反应谱进行计算，底部剪力系数的大小虽然与结构自身特性有关，同时与反应谱

曲线相关，但目前不能从理论上证明，此系数可以作为结构合理性与否的判定标准。依据对此问题处理的

原理，最小底部剪力系数是基于保障结构设计（强度）安全的，当计算底部剪力不满足规定限值时，直接

按比例放大地震作用即可。 
（2）我国规范对最小底部剪力系数的规定，存在改进的余地，以期更符合基本结构抗震设计概念。 
（3）试图将最小底部剪力系数限值去“修正”反应谱曲线形状的做法，缺乏理论依据，并且将导致

反应谱曲线丧失其固有的物理意义。 
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对比$%&$#&两式"得出一些结论"并展开讨论!

$%&%$ 规范的设计弯矩值d

E

也等于三部分之
和"但第三项出现了Q

:

jQ

$

"即构件弯曲造成的弯矩增
大与这个比值有关"而且还有K

9

"这就使得其物理含
义不清晰了"各变量之间的相互关系更加复杂"不利
于工程应用和参数分析#

$#&%$规范引入K

9

"考虑柱两端弯矩不同对的
影响;8

+

"是符合结构分析原理的"规范的定义为(构
件端截面偏心距调节系数)"规定其取值范围为$5[

0

K

9

0

%5$# 首先"这个定义值得商榷!K

9

@

3

,>

法源于
6QR规范的K

9

@

3

,>

法"6QR中对K

9

定义原文是(:

140021/)4, T:1/4002*:/),-/<2:1/(:*9492,/+):-0:9/4:,

2c()Y:*2,/(,)T4099492,/+):-0:9)"也就是说"K

9

是
针对等效均布荷载弯矩图来对实际弯矩图的修正"只
与)

#

和)

%

有关"并非要调节(偏心距)# 其次"%$规
范对K

9

的取值范围(过于保守)!它其实就是来调节
柱两端不同弯矩值时对柱中截面弯矩的修正$参见

%5%节中对?]规范
3

的理论假定&"理论上这个参数
的形式是$&" $̀&")

%

/)

#

"取值范围为*$"%+%6QR和
8Q#的形式是$&\ $̀&!)

%

/)

#

"取值范围为*$5!"%+"

%$规范对其取值范围的限定"相当于不考虑柱两端
弯矩异号时的影响$两端弯矩异号"说明柱中存在反
弯点"此时的较小"造成的;8

+

效应也小,,,这是以
风荷载或水平地震作用的侧向力作用下"柱的典型情
况&"偏于过于保守#

$C&%$规范的
3

,>

对?]j$#规范的
3

进行了更改"

详细见规范条文说明# 这里需要指出是!虽然,

1

也称
为(计算长度)"这与同样称为计算长度的,

$

是有区
别的"比如"对于现浇楼盖的非底层柱"式$%& $?]j$#

规范&的,

$

e%&#"F"而式$#& $%$规范&的,

1

可以保
守地取为F

,

$柱的净高"即柱的无支撑长度&"因为
6QR对

+

,>

的计算是基于轴心受压欧拉稳定公式"所以
才可以保守地取,

1

eF

,

$这个结论无法直接从式$%$

\5#5! lC&得出"详见#5%节&#

$!&?]j$#规范虽说是采用偏心距增大系数
3

"并
在

3

的计算中涉及到附加偏心距Q

:

"但最终的弯矩设
计值的第三部分消掉了Q

:

$见式$%&&# %$规范采用
3

,>

继续沿用前两本规范的概念"但最终弯矩设计值
的第三部分中Q

:

不能消掉"造成了各参数间的关系
更加复杂"物理关系也不明确# 而且在

3

,>

计算中附
加偏心距Q

:

的正负号取值上更会引起争论$注释!因
为?]j$#j%$规范中都对矩形截面非对称配筋的小偏
心受压构件"当- a3

1

?6时"取附加偏心距为lQ

:

"

(以考虑不利方向的附加偏心距),,,基于这样的缘
由"工程师有理由在单独计算

3

,>

的时候"考虑附加偏
心距Q

:

不利方向取值的问题&#

$"&综合来看"一般情况下%$规范按式$#&比$#

规范按式$%&进行的配筋设计会小# 主要涉及到K

9

的引入和第三项分母中增加了Q

:

jQ

$

# 前面$#&中提
到"引入K

9

来考虑柱两端弯矩情况来考察;8

+

效应
是合理的%但第三项分母中出现Q

:

jQ

$

"在概念上值得
商榷#

@ 欧美国家混凝土规范的对照
我国规范在前期主要学习和借鉴前苏联"改革开

放后"又大量借鉴欧美主要发达国家和地区的相关规
范# 本文希望通过对美国6QR规范和欧洲8Q#规范
相关规定的梳理"在混凝土设计理论和应用上"对我
国规范进行横向的对比#

同样"涉及到的符号详细说明请参照原规范"本
文会给出重要符号的说明"以便于讨论#

@5? 6QR规范!L"

6QRC%?近十年来有多个版本"比如$#'$"'$?'%%



第!"卷增刊 李楚舒"等5附加偏心距和;8

+

效应相关规定的演化与讨论 "\"&&

$代表年代号&"涉及到本文主题的相关内容基本没
变"本文依据6QRC%?@%%版本进行讨论#

$%&步骤%!确定设计内力#

通过设计荷载组合得到构件的内力;

(

")

#(

")

C(

$在本节中只考虑单向偏压"故只有;

(

")

(

&后"6QR

首先要做的就是对最小偏心距的考察!如果Q

O

.

)

(

/;

(

c Q

O"9),

"则需要对弯矩进行放大)

(

.

;

(

Q

O"9),

# 6QR%$5%$5\5" 条规定最小偏心距为Q

O"9),

.$$&\ >$&$C6&), "或Q

O"9),

.$%"&# >$&$C6&99#

然后再进一步考虑弯矩的放大#

$#&步骤#!确定弯矩放大系数#

弯矩放大系数分离为!有侧移系数
+

>

$整体稳定
效应&和无侧移系数

+

,>

$单独构件稳定效应&"这样就
将分析得到的弯矩分为两部分!有侧移弯矩)

>

和无
侧移弯矩)

,>

#

) .)

,>

>

+

>

)

>

$6QR%$ l%?" %$ l%]&

由于在分析中考虑了;8

*

贡献$6QRG%$5%$"%$5

%$5!"G%$5%$5!&"

+

>

取为%"只需在构件设计层面考
虑构件端部间挠曲的;8

+

贡献#

)

1

.

+

,>

) $6QR%$ l%%&

)

1

是设计用到的最终弯矩值#

+

,>

.

K

9

% (

;

(

$&[";

1

!

$ $6QR%$ l%#&

K

9

.$&\ >$&!

)

:

)

W

!

$&! $6QR%$ l%\&

)

:

和)

W

与%$规范的)

%

和)

#

意义相同#

;

1

.

'

#

01

$N,

(

&

#

$6QR%$ l%C&

这就是轴心受压的欧拉稳定公式# N可以保守地
取为%",

(

为柱的无支承长度"所以N,

(

就是%$规范的
,

1

"这就是%$规范,

1

取F

,

的缘由#

式$6QR%$ l%C&中的01"需要按规范进行折减!

01.

$&!0

1

1

-

% >

%

+,>

$6QR%$ l%"&

0

1

为混凝土弹模"1

-

为毛截面惯量#

%

+,>

.

最大轴向恒载设计值
最大全部轴向荷载设计值0

%&$

$6QR%$5%$5\5#&

在6QR条文说明G%$5%$5\5#中"

%

+,>

是考虑恒荷
载持续作用下的徐变效应"可以简化地取

%

+,>

e$5\"

这样式$6QR%$ l%"&化为01.$&#"0

1

1

-

#

由于
+

,>

!

%5$"故;

(

必须小于$5[";

1

# 如果;

(

大于或等于$5[";

1

"构件失效#

可以看出"6QR在处理最小偏心距和构件自身弯
曲挠度导致的弯矩放大作用$;8

+

贡献&"过程简单清

晰"各物理量含义明确"便于理解和应用# 为了讨论
方便"再将%$ 规范和6QR规范的附加偏心距Q

:

$由
Q

O"9),

转换而来"6QR采用的是最小偏心距的概念&在
图#中绘出#

图#&我国%$规范与6QR规范附加偏心距的对比
比照我国规范"进行相关讨论!

$%&6QR的Q

:

与Q

$

相关"Q

$

越大"Q

:

越小"这与?]

规范的规律是相似的"但下降速率更快$当Q

$

e$&$?6

时"对于高度为C$$99至%"$$99的柱"Q

:

为零&"说
明6QR规范最小偏心距更加突出了对小偏心的控制#

Q

$

e$ 时"6QR规范的Q

:

大于%$ 规范"这也可看出
6QR的最小偏心距就是要解决小偏心的问题#

$#&从6QR对构件;8

+

效应的处理过程中"可以
清楚地看到!首先处理Q

O"9),

$相当于我国规范的&"然
后再进行K

9

@

+

,>

处理# 概念很清楚# 在%5C节中"已
经指出%$规范在执行\5#5!时"

3

,>

却采用了Q

:

"而弯
矩值却没有同时放大"而是在执行完了此条之后"再
去考虑Q

:

对弯矩的放大# 首先在概念和逻辑上不严
谨"其次单独对

3

,

>使用Q

:

"就会出现Q

:

正负号取值
问题的疑惑# 所以有理由按照当执行\5#5!时就考
虑Q

:

对)

#

的放大"这样%$规范的式$#&可以(修改)

为!

& )

1

.K

9

3

,>

$)>-Q

:

& .

K

9

)>-Q

:

>-6

$

%

%C$$

,

1( )
6

#

.[ ]{ }1

$# l%&

式$# l%&比式$#&更加直观"概念也更清晰"三
项的物理意义都很清楚$参照式$%&&"而且还依然保
持了Q

$

e)/-的定义# 式$# l%&与式$%&相比"相当
于各项都整体考虑了K

9

#

@5@ 8Q@规范!M"

对构件;8

+

的效应"8Q# 相对于6QR更复杂一
些# 但我国%$规范的附加偏心距概念和对;8

+

效应
处理的原理都与8Q#基本相同#

$%&步骤%!确定设计内力#

通过设计荷载组合得到构件的内力-

8+

")

##

")

CC

$在本节中只考虑单向偏压"故只有-

8+

")

CC

&后"8Q#



"\\&& 建&筑&结&构 #$%"年

首先要考虑几何缺陷对一阶效应的放大#

几何缺陷偏心距!

Q

O

.

"

O

,

$

/# $8Q# "5#&

其中,

$

为构件的有效长度#

"

O

.

"

$

$

<

$

9

$8Q# "5%&

式中!

$

9

是构件数量折减系数"对单独构件取%%

$

<

是长度折减系数"取为#j槡,$注!此处以9为单位&%

"

为基本角度"是一个( UPi$ U:/)4,:*P272,+2,/

i:0:92/20&)类型的参数"欧洲各国可以自己定义此参
数"8Q#推荐使用$5$$"#

这样考虑了几何缺陷的弯矩就为)

O

.Q

O

-

2+

#

其中Q

O

必须大于等于最小偏心距Q

9),

$8Q# \5#条&"

其定义为Q

9),

e6jC$

!

#$99#

8Q#几何缺陷偏心距的定义$当柱长不超过%\9

时"都是控制&"按附加偏心距的概念与我国$#j%$规
范完全一样#

$#&步骤#!二阶效应弯矩放大#

基于相同的理由$在分析中采用考虑;8

*

贡献的
计算方法"只需在构件设计层面考虑构件端部间挠曲
的;8

+

贡献&"8Q#采用三种方法$名义刚度法'弯矩
放大系数法和名义曲率法&来进行弯矩的放大"下面
只介绍其中的后两种#

%&弯矩放大系数法$d492,/d:-,)T)1:/)4, M:1/40

d2/<4+&

)

8+

.)

$8+

$3REDTU& $8Q# "5C%&

其中)

$8+

.)

$Q

>)

O

#

)

$Q

.$&\)

$#

>$&!)

$%

!

$&!)

$#

$8Q# "5C#&

)

$#

和)

$%

与%$规范的)

%

和)

#

意义相同#

3REDTU.% >

%

/*$-

'

/-

8+

& (%+ $8Q# "5#?&

其中
%

.

'

#

/E

$

"E

$

可以取为?%-

'

就是轴心受压的欧
拉临界荷载"为-

'

.

'

#

01/$

%

,

,

(

&

#

#

%

,

可保守地取
为%",

(

是构件相应方向上的无支承长度# 当使用刚
度法时"上式的需要进行折减! 01.$&C0

1

1

-

# 0

1

为
混凝土弹模"1

-

为毛截面惯量#

读者不难推导出"8Q# 采用弯矩放大系数法与
6QR的K

9

@

+

,>

法是一致的"只是系数有不同而已#

#&名义曲率法$U49),:*Q(0Y:/(02d2/<4+&

)

8+

.)

$8+

>)

#

$8Q# "5C%&

其中)

$8+

.)

$Q

>)

O

)

$Q

.$&\)

$#

>$&!)

$%

!

$&!)

$#

$8Q# "5C#&

附加的二阶弯矩为!

)

#

.-

8+

Q

#

$8Q# "5CC&

Q

#

是弯曲产生的挠度
Q

#

.$%/U&,

#

$

/E $8Q# "5?5?5#$C&&

,

$

为有效长度"等于
%

,

,

(

%E取为?%

%/U.L

U

L

!

%/U

$

$8Q# "5C!&

式中!L

U

取决于轴向荷载"默认为%%L

!

也取为%"代
表徐变可忽略%根据8Q# "5?5?5C$%&条" %/U

$

.

#

I+

/

$$&!"4& "

#

I+

.3

I+

/0

>

%"其中3

I+

为钢筋屈服强度设
计值"4为混凝土受压面到受拉钢筋的距离$即为我
国规范的6

$

&#

我国%$规范采用的K

9

@

3

,>

法实质上就是8Q#的
名义曲率法# 采用我国规范的符号表示8Q#最终的
设计弯矩$没有考虑徐变&!

)

1

.K

9

)>-Q

:

>-

#

:

,

#

1

C&\6

( )
$

$C&

比较式$C&与式$#&"可以看出对此问题的处理"

8Q#比%$规范也要清楚而且简单# 最重要的一点就
是采用相同原理的8Q#规范"将K

9

对)的折减'附
加偏心距引起的附加弯矩-Q

:

和考虑曲率导致的额
外弯矩-$

#

:

,

#

1

jC5\6

$

&这三项"非常清晰地表达出来"

概念很明确#

由于(所用钢材强度总体有所提高)"%$ 规范将
?]j$#规范的%j%!$$ 变为%j%C$$ $见式$ % &和式
$#&&# 在?]规范中"考虑的

#

:

e$&$$%["6/6

$

e%&%"

在%$规范中将
#

:

的取值提高到了$5$$#%# 在式$C&

中将%$规范的参数带入"写成我国规范的形式"可以
得到$注意"没有考虑徐变&!

)

1

.K

9

)>-Q

:

>-6

$

%

%!$$

,

$( )
6

[ ]
#

$C l%&

读者可以比较一下式$C l%&与式$#&# 注意!如
前所述"Q

:

在$#j%$规范与8Q#是相同的# 如果式$C

l%&考虑徐变系数"系数%j%!$$变成%j%C$$"系数与
%$规范一样"但%$规范中尚有

.

1

要考虑"而式$8Q#

"5C!&中L

U

默认为%的含义就是(8Q#规范保守地不
考虑轴力折减)"可以理解为"不考虑%$规范的

.

1

h%

的情况"而取
.

1

e%"故更保守# 这里还需要指出的
是"?]规范采用

.

%

的论述*C+

(试验表明"在大偏心受
压时"实测极限曲率与

,

W

$即界限曲率&差不多"

99"对大偏心受压情况"取
.

%

e%)"$#j%$规范皆采
用相同的理由"其实大偏压的极限曲率可以达到$

#

1(

>

#

>(

&/6

$

"大大地高于
,

W

.$

#

1(

>

#

:

&/6

$

#

如果采用与8Q#相同的附加偏心距和弯曲影响
对最终设计弯矩修正的逻辑概念"%$规范的式$#&可
以(修改)为!

)

1

.K

9

)>-Q

:

>-6

$

%

%C$$

,

1( )
6

#

.[ ]1 $# l#&

溯其本源"由于在此问题上"我国历代规范更接
近于8Q#的概念"所以我国规范如果采用此处理逻
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效应相关规定的演化与讨论 "\[&&

辑"可得到如式$# l#&的结果# 如果采用式$# l#&

这种8Q#的处理逻辑"对于%$规范中涉及弯矩由-Q

O

表达的公式"需要用经过式$# l#&调整后)

1

来替
代"也就是说不再用\5#5C条来进行判别"统一都考
虑\5#5! 条"这样就不再出现初始偏心距表达的
公式#

A 对i@d相关曲线形状的讨论
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P-M-M 相关面的生成及其形状讨论 

（讨论稿） 

李楚舒，陈云波，芮继东，李  立 

（北京筑信达工程咨询有限公司，北京 100043） 

[摘要] 直接通过截面极限状态应变的控制点，本文提出一种快速生成钢筋混凝土构件截面 P-M-M 相关面的数值

算法，P-M-M 相关面是钢筋混凝土构件正截面承载力极限状态设计的基石。结合混凝土和钢筋的实际应变，分析

讨论了 P-M 曲线各个阶段的破坏形态及承载力矢量(M,N)的数学表达。指出“混凝土达到极限受压应变，同时钢

筋达到极限受拉应变”是构件“偏压”与“偏拉”的临界状态，同时对规范相关条文规定进行了梳理和讨论。 

[关键词]  P-M-M 相关面；数值算法；钢筋混凝土构件；破坏形态；承载力矢量；偏压与偏拉的临界状态 

 

Generation of P-M-M interactive surface and discussion on its shape 

Li Chushu, Chen Yunbo, Rui Jidong, Li Li 

(Beijing Construction Information Solution Engineering Consulting Co. Ltd., Beijing 100043, China) 

Abstract: Based on the key points at strains of ultimate state of section directly, a fast algorithm to generate the P-M-M 

interactive surface was proposed. This surface is the cornerstone for the ultimate strength design of reinforced concrete 

normal section. According to the strain state both of concrete and reinforcements, each failure state in P-M curve was 

discussed, as well as its ultimate strength capacity vector (M,N) mathematical expression. The argument of that when 

concrete reaches its ultimate compression strain and reinforcement reaches its ultimate tensile strain simultaneously, the 

section is at the critical state of eccentric compression and tension, was proposed. Some further discussions for those 

specifications in design code were presented. 

Keywords: P-M-M interactive surface; numerical algorithm; reinforced concrete element; failure state; ultimate strength 

capacity vector; the critical state beween eccentric compression and tension 

 

极限强度理论的基本原则就是求出截面在承

载力极限状态时的极限承载力（如𝑀𝑢, 𝑉𝑢, 𝑁𝑢等），

然后控制作用于截面的内力设计值（𝑀, 𝑉, 𝑁等）不

大于极限承载力。对于正截面极限承载力不存在相

互关联的情况下，可以直接采用当前截面的内力设

计包络值，比如梁设计时只考虑极限正负弯矩；而

对正截面极限承载力存在相互关联的情况下，必须

对当前截面的每一组内力设计值（本文称为内力矢

量(M,N)）逐个检查，比如柱设计。 

钢筋混凝土构件正截面承载力的计算方法比

较成熟，它采用平截面假定等几个基本假定，通过

静力平衡和变形协调条件，建立起计算模式，力学

概念明确，计算精度高，适用范围较广。目前包括

我国在内的大多数国家的设计规范均采用此方法。 

本文讨论的构件正截面承载能力设计方法，适

用于压弯/拉弯的柱、纯弯的梁、剪力墙、异形柱、

钢管混凝土柱、型钢混凝土柱等构件设计。但本文

只讨论钢筋混凝土梁柱正截面承载力的问题。 

1   如何生成 P-M-M 相关面 

我国混凝土结构设计规范 GB50010-2010（以

下简称为我国 10 规范；以 89 规范、02 规范来指代

不同年代的规范版本）[1]的 6.2.1 条的具体规定是：

1）平截面假定；2）混凝土的应力应变关系（不考

虑混凝土的抗拉强度）；3）钢筋的应力应变关系（钢

筋极限拉应变ε𝑠𝑢取为 0.01）。 

我国和欧洲规范 EC2 的混凝土本构模型相似，

都是将强化段取为水平；ACI 采用的是 Hognestad

模型，强化段为向下的斜直线。我国规范规定了

ε𝑠𝑢 = 0.01，EC2 和 ACI 没有专门的规定[2][3]。 

图 1 是一条典型的 P-M 曲线，图中各点的含义

见 2.0 节的解释。 

以上是计算方法的假定和原则，P-M 曲线生成

方法如下。 

首先需要对全截面进行单元划分，形成纤维单

元（混凝土纤维和钢筋纤维）。 

在国内较权威的两本研究生教材[4][5]中都提到

了相似原理的算法，本文称之为“算法 0”： 

1）先给定一个初始𝑁0为定值；2）从零开始，

令𝜀𝑐为某一值；3）设定一压区高度𝑥𝑛0值（注意不

是等效压区高度），根据平截面假定得到各纤维单

元的应变；4）由材料的本构模型得到各纤维的应 

力；5）验算截面的平衡方程（N 是否等于𝑁0），如



不满足，需要迭代𝑥𝑛0以得到𝑁 = 𝑁0；6）根据截面

平衡方程，求出 M，并可以得到曲率𝜑；7）逐步增

大𝜀𝑐值；8）重复步骤 3~7，直到𝜀𝑐 = 𝜀𝑐𝑢，这样就

得到了𝑁 = 𝑁0时的 M 和𝜑；9）对所有 N 范围的𝑁0，

重复步骤 1~8，至此就能得到弯矩为正的 P-M 曲线

（对于非对称配筋，还要计算弯矩为负的那一半

P-M 曲线）。 

此方法的计算量特别大，主要涉及到两个嵌套

循环（对𝑁0循环，内嵌对𝜀𝑐循环）和一个迭代（步

骤 5），为了保证曲线的准确性，两个嵌套循环的步

长都应设置为相当小的数值。虽然现在 PC 的计算

能力已经足够强大了，但如果考虑要对实际工程中

每一根柱子的每一个截面的每一个设计荷载工况，

在每一个假定配筋形式下，要生成一个三维的

P-M-M 曲线族（即相关面，考虑双向弯矩与轴力相

互作用时必需要的），将导致不可接受的运算时间。 

文献[6]针对异形柱双向配筋进行了讨论。对一

个柱子，在一个工况下，求解中和轴花了十分钟；

采用将两个方向的弯矩合成一个弯矩的“减少一个

变量”法，在 586 微机上，100 根柱，用时 6s，这

应当只是对一个设计工况而言的。 

本文作者通过对截面应变关系的分析（详见第

2 节），不关注加载过程，直接采用了截面各个极限

状态时的极限应变分布关系作为 P-M 曲线的控制

点，快捷地实现了 P-M-M 包络面[7]，而且还可以清

晰地阐释各个破坏状态（详见第 2 节）。 

本文提出的“算法 1”十分直观和简单： 

（1）按照图 2 所示的截面极限状态控制线

（1~11 号线）就可以得到如图 1 所示矢量控制点

(M,N)，适当加密一下各控制线之间的应变取值（再

增加不到 10 根应变线，就可以得到非常精确的全

曲线），就可以得到如图 1 的 P-M 曲线； 

（2）通过绕重心点旋转主轴，依次采用（1）

就可得到 P-M-M 曲线族，这就是三维的相关面。 

图2中，a是最下部钢筋到截面下边缘的距离，

𝑎′是最上部钢筋到截面上边缘的距离。 

由于不涉及循环和迭代，“算法 1”的计算量比

“算法 0”至少降低 5 个数量级，在普通 PC 上，

计算一根柱子的 P-M-M 全曲面（24 条 P-M 曲线），

只需要几十毫秒（混凝土纤维划分为5 × 5mm）。 

可以看出“算法 0”的破坏准则只有一个，即

混凝土达到𝜀𝑐𝑢，没对钢筋最大拉应变𝜀𝑠𝑢进行判断。 

P-M 曲线的两个控制性参数为：混凝土极限压

应变𝜀𝑐𝑢，钢筋极限拉应变𝜀𝑠𝑢。我国规范对前者取

为 0.0033，对后者取为 0.01；EC2 规范对前者取为

0.0035，对后者没有明确规定；ACI 规范对前者取

为 0.003，对后者也没有明确规定。对后者取值将

放在 3.3 节单独讨论。 

需要指出的是，P-M 曲线还包括弯矩为负的部

分，结合起来形成了一个 P-M 的包络图，表达了截

面的极限承载力范围曲线；而考虑双向弯矩与轴力

作用，就会形成一个 P-M-M 包络面，表达了截面

的极限承载力范围曲面。从理论上讲，任何截面都

是要考虑双向弯矩的作用，这是荷载作用的空间性

和结构三维响应的空间性所决定的。为了理解直观，

本文采用的是 P-M 相关线来进行相关话题的讨论。 

虽然本文的目的是在探讨钢筋混凝土梁柱正

截面承载力的问题，对于钢管混凝土构件，只需采

用约束混凝土的本构模型（如 Mander 模型），也可

进行计算；特别是动力弹塑性时程分析，采用相应

的混凝土和钢筋的本构模型，即可进行应力应变校

核分析。在所有这些模型中，最重要的参数就是混

凝土和钢筋的破坏准则。 

2   对 P-M 相关曲线形状的讨论 

构件的轴力-弯矩关系 P-M 曲线是构件的破坏

曲线，是对构件进行承载能力设计最核心的概念

（当考虑双向弯矩作用，就成了 P-M-M 相关面），

是构件正截面设计的基础，比如柱大小偏压、大小

偏拉，梁的超筋、少筋、适筋等概念都可以从 P-M

曲线得到清晰的解释。 

 

  

图 1  典型的 P-M 曲线 图 2  生成 P-M 曲线的截面极限状态应变控制线 
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2.0  假定和定义 

𝑁𝑐、𝑁𝑠
′、𝑁𝑠、𝑀𝑐、𝑀𝑠

′、𝑀𝑠分别是混凝土、上

部钢筋𝐴𝑠
′、下部钢筋𝐴𝑠产生的轴力和弯矩，那么截

面的合成轴力 N 和合成弯矩 M 为： 

𝑁 = 𝑁𝑐 + 𝑁𝑠
′ + 𝑁𝑠                                                    (1) 

𝑀 = 𝑀𝑐 + 𝑀𝑠
′ + 𝑀𝑠                                                  (2) 

注：所有弯矩都是对截面重心取矩，弯矩逆时

针为正，力受压为正。 

将 P-M 曲线的几个关键点命名为𝐴（轴心受压

点）、𝐵（弯矩极值点，即大小偏压临界点）、𝐶（轴

力为零的纯弯）、𝐷（轴心受拉）、𝐴′（下部钢筋受

压屈服点）、𝐸（下表面混凝土应变为零）、𝐹/𝐹′（受

拉钢筋应变达到ε𝑠𝑢的点）、G（上表面混凝土应变

为零）。这些点都是控制 P-M 形状及具有力学特性

的关键点，如图 1 所示（注：图 1 没有𝐹′点，一个

截面只有一个𝐹点或𝐹′点）。 

在截面极限应变分布图上的几条关键应变线

命名为 1、2、3、4、5、7′、6、7、8、9、10、11

号线，共 12 条应变线，这些极限应变线用来计算

极限状态的混凝土、钢筋的应变和应力，以得到全

截面的合力 N 和 M（极限状态的 N、M），如图 2

所示。 

1~6 号线都是截面上表面混凝土达到受压极限

应变ε𝑐𝑢，读者可以证明在这期间上部钢筋𝐴𝑠
′的压

应变都是大于𝜀𝑦
′ 的；7~11 号线都是下部钢筋达到受

拉极限应变ε𝑠𝑢。 

这些点都是生成 P-M 曲线的关键点，与曲线上

的关键点有着对应关系：当截面应变从 1~11 依次

改变时，P-M 曲线从轴心受压（A 点）、极小偏心受

压（AE 段）、小偏心受压（EB 段）、大小偏压临界

点（B 点）、大偏心受压（BF 段/B𝐹′段）、纯弯点（C

点）、大偏心受拉（FG 段/𝐹′G 段）、小偏心受拉（GD

段）、轴心受拉（D 点）等状态过程。 

为了讨论直观简单，假定：混凝土𝑓𝑐𝑢,𝑘 ≤ 50

（ε0 = 0.002、ε𝑐𝑢 = 0.0033），采用 HRB500 牌号

之下的钢筋，即𝜀𝑦 = 𝜀𝑦
′ ≤ 0.0018 < ε0；截面为

𝐴 = 𝑏 × ℎ，对称配筋单排（𝐴𝑠 = 𝐴𝑠
′，𝑎 = 𝑎′），重

心 1 轴处于截面二分之一高度处，参见图 2。𝐴𝑠到

1 轴的距离为(ℎ/2 − 𝑎)，𝐴𝑠
′到 1 轴的距离为

(ℎ/2 − 𝑎′)，ℎ0 = ℎ − 𝑎。这是工程上最常用的截面

及配筋形式。 

2.1  A 点到 E 点 

这是“极小偏压破坏状态”：上部混凝土受压

破坏；下部混凝土处于受压状态；上部钢筋受压屈

服；下部钢筋从受压屈服状态（当处于 2 号线和 3

号线之间时）过渡到受压非屈服状态（当处于 3 号

线和 4 号线之间时；在 4 号线附近可以出现较小的

拉应变）。可以将𝐴′E 段视为“极小偏压”，之所以

这样划分，是针对 E 点到 B 点的“小偏压”而言。 

1）1 号线和 2 号线 

1 号线为全截面受压应变为混凝土压应变指标

𝜀0，此时钢筋一般已达到受压屈服强度。 

2 号线为上表面混凝土压应变为𝜀𝑐𝑢，下表面混

凝土压应变为ε0，由于𝜀0 > 𝜀𝑦
′ ，显然𝐴𝑠的应变大于

𝜀𝑦
′ ，而且上部钢筋𝐴𝑠

′的应变大于𝜀𝑦
′ （对 10 规范，

只有 500 牌号的钢筋𝜀𝑦 = 0.00218, 𝜀𝑦
′ = 0.00205）。 

所以这两个极限状态的内力一般是一样的，对

应于 A 点：𝑁𝑠
′ = 𝑁𝑠 = 𝑓𝑦

′𝐴𝑠
′，𝑁𝑐 = 𝑓𝑐𝐴𝑐，𝑁𝑐作用点

位于 1轴处，故 𝑀 = 0。A点的承载力矢量为(0, 𝑁0+)： 

𝑁0+ = 𝑏ℎ𝑓𝑐 + (𝐴𝑠
′ + 𝐴𝑠)𝑓𝑦

′                                (3) 

2）3 号线 

3 号线为𝐴𝑠的压应变减小为𝜀𝑦
′ ，对应于𝐴′点，

可以视其为“极小偏压”的起始点。相对于 A 点，

𝑁𝑐会减小，𝑁𝑐作用点会高于 1 轴，𝑁𝑠
′、𝑁𝑠不变，故

𝑁减小，𝑀 > 0。 

3）4 号线 

4 号线对应于 E 点，下表面混凝土应变为零。𝑁𝑐

会继续减小，𝑁𝑐作用点会继续上移（导致𝑀𝑐的变化

不显著），𝑁𝑠
′不变，但𝑁𝑠和𝑀𝑠显著减小，故𝑁继续

减小，𝑀继续增大（由于𝑀𝑠减小，但𝑀𝑠与𝑀𝑐和𝑀𝑠
′是

反号的）。 

注：从𝐴′点到 E 点，由于此时混凝土全截面受

压，虽然上表面处于ε𝑐𝑢，但下表面的应变在(0, ε0)

之间变化，这是不能直接用混凝土压力等效块（这

个等效的前提是：截面某个范围的应变从 0 到ε𝑐𝑢线

性变化）来确定混凝土应力，但也可以参照这个概

念来写出从 0 到ε𝑐 < ε0的等效矩形，但整体𝑁𝑐和𝑀𝑐

的表达式很复杂，导致𝑁、𝑀表达式也很复杂，这

里不给出，本文在后面进行讨论。由于此段几乎为

直线，可以取𝐴′、E 两点作为控制点的直线段。 

从破坏形态来讲，𝐴′E 段属于极小偏压破坏，E

点为极小偏心和小偏心的分界点。 

2.2  E 点到 B 点 

这是“小偏压破坏状态”：上部混凝土受压破

坏；下部混凝土出现拉应变区，退出工作，中和轴

上移；上部钢筋受压屈服；下部钢筋处于受拉非屈

服状态（在 B 点处，达到受拉屈服）。 

过了 4 号线，混凝土出现受拉区。各国的钢筋

混凝土设计理论都假定混凝土受拉退出工作，在受

压混凝土边缘达到ε𝑐𝑢的前提下，对矩形正截面（注

意这个前提）采用规范的等效矩形应力图概念，得

到𝛼1和𝛽1，这两个系数只与混凝土应力应变关系曲

线和ε0与ε𝑐𝑢的比值有关。我国 10 规范[1]的取值范

围是 0.94 ≤ 𝛼1 ≤ 1.0 及 0.74 ≤ 𝛽1 ≤ 0.80 ；美国
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[3] 的取值范围是𝛼1 = 0.85及0.65 ≤ 𝛽1 ≤

0.85；欧洲 EC2
[2]的取值范围是0.80 ≤ 𝛼1 ≤ 1.0及

0.70 ≤ 𝛽1 ≤ 0.80（EC2 的𝜂和𝜆）。 

此时可以写出式(1)和(2)为： 

𝑁 = 𝛼1𝛽1𝑏𝑥𝑛𝑓𝑐 + 𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ − 𝐸𝑠𝜀𝑐𝑢𝐴𝑠

ℎ0 − 𝑥𝑛

𝑥𝑛
                            (4) 

𝑀 = 𝛼1𝛽1𝑏𝑥𝑛𝑓𝑐 (
ℎ − 𝛽1𝑥𝑛

2
) + 𝑓𝑦

′𝐴𝑠
′ (

ℎ

2
− 𝑎′) 

+𝐸𝑠𝜀𝑐𝑢𝐴𝑠

ℎ0 − 𝑥𝑛

𝑥𝑛
(

ℎ

2
− 𝑎)                                             (5) 

其中𝑥𝑛为混凝土实际受压区高度（即中和轴高

度，而𝑥 = 𝛽1𝑥𝑛）。 

从式(4)可以得到，随𝑥𝑛的减小，𝑁减小。 

对式(5)求导： 

𝜕𝑀

𝜕𝑥𝑛
= 𝛼1𝛽1𝑏𝑓𝑐 (

ℎ − 2𝛽1𝑥𝑛

2
) − 𝐸𝑠𝜀𝑐𝑢𝐴𝑠

ℎ0

𝑥𝑛
2 (

ℎ

2
− 𝑎)            (6) 

式(6)是关于𝑥𝑛的三次多项式，且与𝐴𝑠有关。 

可以得出式(6)小于零的条件为𝐴𝑠 > 0.0007𝑏ℎ，

这是满足最小配筋率（𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = 0.002𝑏ℎ）要求的。

故随𝑥𝑛的减小，𝑀增大。 

我们考察 E 点（𝑥𝑛 = ℎ）和 B 点（B 点的定义

为下部钢筋拉应变达到𝜀𝑦，见对 5 号线的描述）的

情况。 

（1）在 E 点时，取ℎ/ℎ0 = 1.1及𝜀𝑦
′ = 0.0018，

式(4)和(5)可以化简为： 

𝑁𝑒 = 𝛼1𝛽1𝑏ℎ𝑓𝑐 + 𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ + 𝐸𝑠𝜀𝑐𝑢𝐴𝑠

ℎ − ℎ0

ℎ
 

≈ 𝛼1𝛽1𝑏ℎ𝑓𝑐 + 1.17𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ ≈ 0.8𝑏ℎ𝑓𝑐 + 1.17𝐴𝑠
′𝑓𝑦

′            (7) 

𝑀𝑒 = 𝛼1𝛽1𝑏ℎ2𝑓𝑐 (
1 − 𝛽1

2
) + 𝑓𝑦

′𝐴𝑠
′ (

ℎ

2
− 𝑎′) 

                 −𝐸𝑠𝜀𝑐𝑢𝐴𝑠𝑎 (
1

2
−

𝑎

ℎ
)  

      ≈ 𝛼1𝛽1𝑏ℎ2𝑓𝑐 (
1 − 𝛽1

2
) + 0.34𝑓𝑦

′𝐴𝑠
′ℎ 

      ≈ 0.08𝑏ℎ2𝑓𝑐 + 0.34ℎ𝐴𝑠
′𝑓𝑦

′                                                     (8) 

（2）在 B 点时（𝑥𝑛 = 𝜀𝑐𝑢ℎ0/(𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦)），取

ℎ/ℎ0 = 1.1、𝜀𝑦 = 0.0018及𝛽1 = 0.8，式(4)和(5)可

以表达为界限承载力矢量(𝑀𝑏 , 𝑁𝑏)： 

𝑁𝑏 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦
𝛼1𝛽1𝑏ℎ0𝑓𝑐 ≈ 0.588𝛼1𝛽1𝑏ℎ𝑓𝑐 ≈ 0.47𝑏ℎ𝑓𝑐    (9) 

𝑀𝑏 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦
𝛼1𝛽1𝑏ℎ0𝑓𝑐 (

ℎ − 𝛽1ℎ0
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦

2
) 

              +𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ (
ℎ

2
− 𝑎′) + 𝑓𝑦𝐴𝑠 (

ℎ

2
− 𝑎)  

       ≈ 0.156𝛼1𝛽1𝑏ℎ2𝑓𝑐 + 𝑓𝑦𝐴𝑠(ℎ − 2𝑎) 

       ≈ 0.125𝑏ℎ2𝑓𝑐 + 0.82ℎ𝐴𝑠𝑓𝑦                                                (10) 

显然：𝑁𝑏 < 𝑁𝑒，𝑀𝑏 > 𝑀𝑒。 

此时的界限偏心距： 

𝑒0𝑏 =
𝑀

𝑁
≈ 0.266 (1 + 6.42

𝐴𝑠𝑓𝑦

𝑏ℎ𝑓𝑐
) ℎ 

= 0.266 (1 + 3.21𝜌
𝑓𝑦

𝑓𝑐
) ℎ = 0.266(1 + 3.21𝜉)ℎ         (11) 

上式中，𝜉 = (𝐴𝑠 + 𝐴𝑠
′)𝑓𝑦/𝑏ℎ𝑓𝑐，称为含钢特

征值；𝜌 = (𝐴𝑠 + 𝐴𝑠
′)/𝑏ℎ，即纵筋配筋率。所以界

限偏心距𝑒0𝑏是与𝜉和ℎ都相关的一个参数（注意式

(11)是针对矩形单排对称配筋得出的公式）。而教材

[8]给出 89 规范的界限偏心距“大体为0.3ℎ0”，但

含钢特征值𝜉被忽略掉了，失去了重要的物理意义。

如图 3 所示不同含钢特征值的 P-M 曲线族，含钢特

征值分别为 0.1 和 1.0（对应的配筋率大约为 0.5%

和 5%）的界限偏心距𝑒0𝑏分别是 0.35ℎ和 1.12ℎ。 

此时截面界限弯曲曲率，𝜙𝑢𝑏 = (𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦)/ℎ0。 

从上两式可以得到，在矩形截面对称配筋的前

提下：柱子的界限轴力𝑁𝑏只与混凝土强度有关，而

与配筋量无关；柱子的界限弯矩𝑀𝑏包含了混凝土和

钢筋两部分的贡献，而且上下部钢筋都能达到屈服

强度。 

可以写出 EB 段的 P-M 方程（采用规范 6.2.17

条 4 款相同的假定）： 

𝑀 = −
𝑏𝑓𝑐𝑁2

2𝑍1
2 + (

𝑏𝑓𝑐𝑍2

𝑍1
2 +

𝑏ℎ0𝑓𝑐

𝑍1
+ 𝑎 −

ℎ

2
) 𝑁 −

𝑍2
2

2𝑍1
2 𝑏𝑓𝑐

−
𝑍2

𝑍1
𝑏ℎ0𝑓𝑐 + 𝐴𝑠(ℎ0 − 𝑎)𝑓𝑦                     (12) 

这是一段曲率较小的二次函数。其中的常数项：

𝑍1 = 𝑏𝑓𝑐 −
𝐴𝑠𝑓𝑦

ℎ0(𝜉𝑏−𝛽1)
， 𝑍2 =

𝜉𝑏

𝜉𝑏−𝛽1
𝐴𝑠𝑓𝑦。 

同样可以得到𝜕𝑀

𝜕𝑁
< 0，及 E 点和 B 点的承载力

矢量。 

4）5 号线 

5 号线为下部钢筋𝐴𝑠达到受拉屈服，即拉应变

为𝜀𝑦。 

这对应于 B 点，这是大小偏压的临界点，其承

载力矢量(𝑀𝑏, 𝑁𝑏)为式(9)和式(10)。 

2.3  B 点到 F/𝐹′点 

这是“大偏压破坏状态”：上部混凝土受压破

坏；下部混凝土受拉应变区扩大，中和轴继续上移；

上部钢筋受压屈服；下部钢筋受拉屈服，并逐步逼

近受拉极限状态（在 F/𝐹′点，下部钢筋同时受拉破

坏）。 

通过 B 点后，𝜕𝑀

𝜕𝑁
> 0，M 将随 N 的减小而减小。

将轴力为零的点定义为 C 点，这是一个纯弯状态，



C 点的矢量为(𝑀0, 0)。先考虑 6 号线，再讨论 7 号

线和7′号线。 

5）6 号线 

6 号线为下部钢筋𝐴𝑠达到极限受拉应变，即拉

应变为𝜀𝑠𝑢。6 号线是大偏压破坏与大偏拉破坏的临

界线，越过此线，破坏形态由大偏压转为大偏拉。

此时的内力状态为： 

𝑁𝑓 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢
𝛼1𝛽1𝑏ℎ0𝑓𝑐 + 𝑓𝑦

′𝐴𝑠
′ − 𝑓𝑦𝐴𝑠 ≈ 0.225𝛼1𝛽1𝑏ℎ𝑓𝑐  

         ≈ 0.18𝑏ℎ𝑓𝑐                                                                             (13) 

𝑀𝑓 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢
𝛼1𝛽1𝑏ℎ0𝑓𝑐 (

ℎ − 𝛽1ℎ0
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢

2
) 

               +𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ (
ℎ

2
− 𝑎′) + 𝑓𝑦𝐴𝑠 (

ℎ

2
− 𝑎) 

       ≈ 0.092𝛼1𝛽1𝑏ℎ2𝑓𝑐 + 𝑓𝑦𝐴𝑠(ℎ − 2𝑎) 

       ≈ 0.074𝑏ℎ2𝑓𝑐 + 0.82ℎ𝐴𝑠𝑓𝑦                                                 (14) 

显然，𝑁 > 0，所以对于对称配筋的截面来说，

C 点一定位于 6 号线之后。 

假定𝑎 = 𝑎′。当𝐴𝑠 > 𝐴𝑠
′时，才有可能 C 点位

于 6 号线之前，定义7′号线对应于 C 点，6 号线对

应于𝐹′点；当𝐴𝑠 ≤ 𝐴𝑠
′时，C 点位于 6 号线之后，

此时定义 7 号线对应于 C 点，6 号线对应于 F 点。

对某一个截面而言，只能出现一个 F 点，或者一个

𝐹′点，取决于 C 点出现的位置（即配筋量的关系）。 

F 点的承载力矢量由式(13)和式(14)给出（这两

个式子中不使用𝐴𝑠
′ = 𝐴𝑠，就可得出𝐹′点的承载力

矢量）。 

BF/B𝐹′段的方程可以容易地写出： 

𝑀 = −
𝑁2

2𝑏𝑓𝑐
+

𝑁ℎ

2
+ 𝐴𝑠(ℎ0 − 𝑎)𝑓𝑦                                          (15) 

这是一段曲率较大的二次函数。 

由上式也可得到
𝜕𝑀

𝜕𝑁
> 0，及F点的承载力矢量。 

此时截面弯曲曲率为最大，𝜙𝑢𝑓 = 𝜙𝑢,𝑚𝑎𝑥 =

(𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢)/ℎ0。显然𝜙𝑢𝑓 > 𝜙𝑢𝑏，前者是后者的 2.6

倍左右。（89 规范采用𝜁1的论述[8]“试验表明，在

大偏心受压时，实测极限曲率与𝜑𝑏（即界限曲率）

差不多，……，对大偏心受压情况，取𝜁1 = 1”，这

显然是不严谨的。） 

6）7 号线 

当 C 点（对应于 7 号线）出现在 6 号线（对应

于 F 点）之后时，7 号线可能位于 6 号线和 8 号线

之间，也可能位于 8 号线和 9 号线之间。这两种情

况的混凝土应力不能直接利用等效矩形（因为最大

应力都小于𝜀𝑐𝑢），而且𝐴𝑠
′的应变既有可能大于𝜀𝑦

′

（当位于 6 号线和 8 号线之间），也可能小于𝜀𝑦
′（当

位于 8 号线和 9 号线之间），导致 C 点的承载力矢

量表达式既要分段，且表达式较复杂，本文不再给

出。 

这就是一般对称配筋柱的纯弯点（参见图 1 的

C 点）。 

此时 C 点处于大偏拉 FG 段之间，这时的大偏

拉包含了一段轴力 N 为正的 FC 段。 

7）7′号线 

当 C 点（对应于7′号线）出现在 6 号线（对应

于𝐹′点）之前时，可以由下式（注意：式中𝐴𝑠 > 𝐴𝑠
′，

𝑀0 > 0）求出 C 点的承载力矢量(𝑀0, 0)： 

𝑀0 = (𝐴𝑠𝑓𝑦 − 𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′) (
ℎ0

2
−

𝐴𝑠𝑓𝑦 − 𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′

2𝛼1𝑏𝑓𝑐
) 

             +𝑓𝑦
′𝐴𝑠

′ (
ℎ

2
− 𝑎′) + 𝑓𝑦𝐴𝑠 (

ℎ

2
− 𝑎)                                (16) 

这就是一般梁的承载力表达式。 

此时 C 点处于大偏压 B𝐹′段之间，这时的大偏

压包含了一段轴力 N 为负的 C𝐹′段。 

2.4  F/𝐹′点到 G 点 

注意：构件进入“偏拉”状态时，混凝土压应

变是小于ε𝑐𝑢的，不能采用规范等效矩形应力图（𝛼1

和𝛽1）来计算混凝土的压力。 

这是“大偏拉破坏状态”：混凝土上表面应变

小于𝜀𝑐𝑢，直至全部退出工作（9 号线）；中和轴继

续上移；上部钢筋从处于受压屈服状态（当处于 6

号线和 8 号线之间时）过渡到受压非屈服状态（当

处于 8 号线和 9 号线之间时；在 9 号线附近可以出

现较小的拉应变）；下部钢筋受拉破坏。 

8）8 号线 

对应𝐴𝑠
′的压应变为𝜀𝑦

′ 。 

FG/𝐹′G 段间，由于此时上表面混凝土的应变

已经小于ε𝑐𝑢，如同在 AE 段一样，写出混凝土𝑁𝑐的

公式较为复杂，本文从略（可以将此段简化为直线

段，由 F/𝐹′点和 G 点控制）。 

9）9 号线 

对应于上表面混凝土的应变为零，即混凝土全

截面无压力区，对应于 G 点，这是大小偏拉的临界

点。但与大小偏压临界点不同的是，大小偏拉的临

界点并不存在弯矩的极值，这个点仅以混凝土全部

退出工作为标志。 

G 点的承载力矢量为： 

𝑁𝑔 = −𝐴𝑠
′𝐸𝑠𝜀𝑠𝑢 (

𝑎′

ℎ0
) − 𝐴𝑠𝑓𝑦 ≈ −0.6𝐴𝑠

′𝑓𝑦 − 𝐴𝑠𝑓𝑦  

      = −1.6𝐴𝑠𝑓𝑦                                                                              (17) 

𝑀𝑔 = 𝐴𝑠𝑓𝑦 (
ℎ

2
− 𝑎) − 𝐴𝑠

′𝐸𝑠𝜀𝑠𝑢 (
𝑎′

ℎ0
) (

ℎ

2
− 𝑎′) 

         ≈ 0.45ℎ0𝐴𝑠𝑓𝑦 − 0.25ℎ0𝐴𝑠
′𝑓𝑦 ≈ 0.18ℎ𝐴𝑠𝑓𝑦                 (18) 



2.5  G 点到 D 点 

这是“小偏拉破坏状态”：混凝土全截面退出

工作；上部钢筋逐近从弹性受拉达到受拉屈服，直

至受拉破坏；下部钢筋受拉破坏。 

10）10 号线和 11 号线 

10 号线对应𝐴𝑠
′的拉应变为𝜀𝑦，11 号线对应于

𝐴𝑠
′的拉应变为𝜀𝑠𝑢。11 号线与 10 号线都对应于 D

点，为轴心受拉破坏，D 点承载力矢量(0, 𝑁0−)为： 

𝑁0− = −𝐴𝑠𝑓𝑦 − 𝐴𝑠
′𝑓𝑦 = −2𝐴𝑠𝑓𝑦                           (19) 

显然，GD 段只有𝑁𝑠
′变化，𝑁𝑠不变，容易写出

此段的方程（直线）： 

𝑀 = 0.45ℎ𝑁 + 0.9ℎ𝐴𝑠𝑓𝑦                                      (20) 

2.6  小结 

综上所述，通过 P-M 曲线可以清楚地看出构件

各阶段的破坏形态，也可以得出各阶段正截面的承

载能力（M 与 N 的关系）。为了更清楚理解各阶段

的破坏形态，将上面所述归纳为表 1（用黑体字标

示破坏形态），并对 P-M 的特性展开相应的讨论。

注意：以下讨论除了图 3 采用了对称配筋之外，其

余都是针对一般情况；而且只讨论M为正的情形（M

为负是另一条位于左半区 P-M 曲线，对称配筋这两

根曲线为左右对称，不对称配筋曲线形状也相似）。 

（1）P-M 曲线是截面破坏时最终承载力状态

的连线，它并不是构件加载过程曲线。可以这样理

解 P-M 曲线上每一点的含义：曲线上的每一点都是

某种特定加载方式得到破坏时的极限状态的内力

矢量值。比如以固定偏心距𝑒0逐步增大轴力，就会

从原点以斜率𝑘 = 1/𝑒0的加载直线，与 P-M 曲线相

交得到曲线上𝑀/𝑁 = 𝑒0的破坏点；再比如，以固定

轴力，逐步增大偏心距的加载方式，就会从固定轴

力𝑁0水平直线加载到与 P-M 曲线的交点。因此 P-M

曲线是截面破坏状态的连线，并不关注加载过程。 

（2）P-M 是连续的。考虑实际应变得到𝜎𝑐、𝜎𝑠′、

𝜎𝑠，通过全过程（从 A 点到 D 点）分析，可以得到

完整的 P-M 曲线。但其导数∂𝑀/𝜕𝑁可能不连续，

因为在每个关键点（即每条应变线）处，𝑁𝑐或𝑁𝑠
′或

𝑁𝑠存在突变。 

（3）按照混凝土和钢筋的破坏形态，可以清

楚地将 P-M 曲线分为五段（A 与𝐴′几乎重合，不再

讨论。参看图 1）：𝐴′E 段为“极小偏压”（曲线范

围较大）、EB 段为“小偏压”（曲线范围较大，但

曲率小）、BF/B𝐹′段为“大偏压”（曲线范围较小，

但曲率大）、FG/𝐹′G 段为“大偏拉”（曲线范围大）、

GD 段为“小偏拉”（曲线范围小）。由前面叙述可

清楚地看出这些分段都有其力学含义。纯弯 C 点，

可能出现在“大偏拉”区间，也可能出现在“大偏

压”区间，这与配筋量有关。 

（4）从破坏形态来看，“拉”与“压”的区分

并非用轴力的符号来判断。表 1 中清楚地看到，“压

坏”是指混凝土达到受压破坏，“拉坏”是指钢筋

受拉破坏（主要是下部钢筋，只有在轴心受拉点 D

处上部钢筋受拉破坏）。如前所述，应当以极限状

态 6 号线作为“大偏压”和“大偏拉”的分界线：

当 C 点处于大偏压 B𝐹′区段时，表明了尽管 C𝐹′段

的轴力为拉，也依然是上部混凝土压坏导致的破坏

形态；当 C 点处于大偏拉 FG 区段时，表明了尽管

FC 段的轴力为压，也依然是下部钢筋拉坏导致的

破坏形态。 

 

P-M 曲线各段破坏形态                                       表 1 

 
截面破坏

形式 

混凝土和钢筋的状态 
P-M 函数关系 注释 

混凝土 上部钢筋 下部钢筋 

𝐴′E 段 极小偏压 上部压坏 受压屈服 弹性受压 近似为直线段 混凝土全截面受压 

EB 段 小偏压 上部压坏 受压屈服 

受压转变为受

拉，达到受拉

屈服 

曲率较小的二

次曲线段 

下部混凝出现拉应

变，中和轴上移；B

点为大小偏压的临

界点 

BF/B𝐹′段 大偏压 上部压坏 受压屈服 
逐渐达到受拉

破坏 

曲率较大的二

次曲线段 

混凝土中和轴继续

上移；纯弯 C 点可能

出现在此区段内 

FG/G𝐹′段 大偏拉 

上表面应变小

于𝜀𝑐𝑢，逐步全

部退出工作 

逐渐转为弹性受

压、弹性受拉，达

到受拉屈服 

受拉破坏 近似为直线段 

混凝土中和轴继续

上移，会全部退出工

作；纯弯 C 点可能出

现在此区段内 

GD 段 小偏拉 退出工作 逐渐达到受拉破坏 受拉破坏 直线段  

 



通常，教科书[8][5]都将大偏心受压归为受拉破

坏，实质上是把钢筋进入屈服就认为钢筋破坏，这

是不正确的。从上述分析可以清楚地看到，在 5 号

线和 6 号线之间的大偏心受压，都是混凝土达到𝜀𝑐𝑢

的压坏，只有超过 6 号线（已经进入大偏拉了）才

是钢筋达到𝜀𝑠𝑢的拉坏；只有进入了大偏拉之后，才

是钢筋拉坏而混凝土低于𝜀𝑐𝑢。原因是以往的钢筋混

凝土设计理论都没有对“拉”与“压”的这根临界

6 号线进行分析，国外规范亦如此。对这部分的专

门分析请参见文献[10]。 

而且，教科书通常都将 BC 段作为大偏压段。

如上所述，这也是不正确的，只有在 C 点与 F/𝐹′重

合时，即 6 号线为轴力为零时，才属于这种极特殊

的情况（可以推导出这种情况下的配筋量𝐴𝑠
′和𝐴𝑠之

关系）；另外，教科书和规范都把合力位置是否处

于𝐴𝑠
′与𝐴𝑠之间，作为大小偏拉的判定，这其实也是

不严谨的。 

结合图 1、图 2 和表 1，可以清晰划分各个阶

段的破坏形态。 

（5）P-M 曲线完全是截面的本质属性，与外

部作用荷载无关，也就是说，任何的一个截面，其

P-M 承载能力是截面所决定的，任何截面都可以产

生上述五种破坏形态，这取决于荷载效应的𝑀/𝑁，

即𝑒0（如果不考虑附加偏心距的话）。由此可看出，

完全可以通过𝑒0来对确定上述五种破坏形态的划分，

这样就能正确理解内因（P-M 曲线）与外因（荷载

效应）的相互关系。 

（6）同一种截面形式的不同配筋量的 P-M 曲

线都具有相似性，都存在上述关键点（𝐴、𝐵、𝐶、

𝐷、𝐸、𝐹/𝐹′点），只有 C点出现的顺序（在 BF 外或

B𝐹′间）与配筋量𝐴𝑠
′和𝐴𝑠有关。我国规范 C50 及以

下混凝土，不同配筋率的P-M曲线族如图 3所示（本

图数据由 CiSDesigner 软件[7]计算生成，为了更清

晰，只绘出了𝑁 ≥ 0的部分，并对坐标轴进行了归

一化处理），这对工程师理解截面的承载能力很有

帮助（部分学完钢筋混凝土设计课程的学生，从素

混凝土梁不能承受弯矩的概念出发，会“认为”素

混凝土柱不能承受弯矩。恰恰相反，素混凝土柱具

有相当的压弯承载力）。 

（7）由 P-M 的形状可以得出：设计控制弯矩

增大一定加大截面配筋量，而设计控制轴力增大却

不一定会加大截面配筋量（要区分大小偏心的情

况）。所以从承载力表达式来说，对于轴力 N 的表

达式不应当写为小于等于截面承载力的形式，虽然

在配筋设计时，工程师都是取等号来执行，但不区

分大小偏心的情况一律用小于符号，概念上是不对

的，应当采用矢量(M,N)形式来表达效应 S 与抗力 R

的关系。 

 

图 3  相同截面不同配筋率的 P-M 曲线族 

（8）截面设计的过程，就是对每个设计荷载

组合后的矢量点(M,N)求出一种配筋形式的 P-M 曲

线，然后取最外面的（即包络的）P-M 作为设计截

面。所以必须对每个矢量点(M,N)来进行截面设计或

承载力校核，没有一般性的选择方法。而大多数教

科书（如[8]）讲述的，对柱如何选取设计内力值的

原则方法（取𝑀𝑚𝑎𝑥及相应的 N；取𝑁𝑚𝑎𝑥及相应的

M；取𝑁𝑚𝑖𝑛及相应的 M），是存在缺陷的，因为完

全有可能出现比这三个控制点更不利的内力矢量。 

（9）对于在设计中使用振型分解反应谱方法

得到地震响应（包括我国在内的大多数国家均使用

此设计方法），在与其他荷载工况进行组合的时候，

还要特别留意当反应谱工况参与荷载组合时，对

P-M 相关性问题的处理。 

根据反应谱理论，1）所有得到的响应量都是

正值；2）也就是说不同的响应量已经湮灭了其正

负号关系，不同的响应量不存在物理关联性（例如，

得到反应谱的内力值一般是不满足静力平衡关系

的，比如梁柱节点的弯矩）。对前者大家比较好理

解，因为响应量不论是 SRSS 组合还是 CQC 组合，

都是开根号得出的正值；大家通常忘记了后者，其

实反应谱法得到的结构响应是“响应量峰值的期望

值”，更多理论叙述可以参见任何一本涉及到反应

谱理论的结构动力学经典著作（如 Clough & 

Penzien、Chopra、Wilson 等人），也可参看文献[9]）。

这也就是“反应谱工况的层间位移率计算不是反应

谱工况下各层位移得出的层间位移率，而应该是先

求出各振型的层间位移率，再通过 SRSS/CQC 组合

后得到”的原因。 

基于反应谱理论，当有反应谱参与荷载组合时，

必须考虑 M 与 N 的相关性。作为保守的一种考虑

荷载组合的方式为：将反应谱得到的矢量(𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑅𝑆)

与其他静力工况矢量(𝑀𝑆, 𝑁𝑆 )进行组合时，采用



(𝑀𝑆 + 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 + 𝑁𝑅𝑆) 、 (𝑀𝑆 + 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 − 𝑁𝑅𝑆) 、

(𝑀𝑆 − 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 + 𝑁𝑅𝑆)、(𝑀𝑆 − 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 − 𝑁𝑅𝑆)这四种组

合（如果考虑 P-M-M 相关面，则是八种组合）。CSI

设计程序（SAP2000/ETABS/SAFE/CSiBridge）都是

这样处理的，而国内多数设计程序将反应谱工况当

作静力工况处理（当作正负方向的“地震力”），只

考虑(𝑀𝑆 + 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 + 𝑁𝑅𝑆)、(𝑀𝑆 − 𝑀𝑅𝑆, 𝑁𝑆 − 𝑁𝑅𝑆)两种组

合，这在大偏压起控制作用的时候是不安全的。 

举例说明： 

假定考虑组合系数后反应谱的内力矢量为(5,3)，

考虑组合系数之后其他静合内力矢量为(9,7)。CSI

设计软件可以考虑的设计组合：(14,10)、(4,10)、

(14,4)、(4,4)；多数软件只考虑设计组合：(14,10)、

(4,4)。可以看出，当大偏压时，漏掉的矢量(14,4)

会导致设计不安全。 

某些规范允许工程师采用时程分析结果进行

弹性配筋设计，这时要注意不能使用时程响应最大

时刻（如顶点位移最大，这是弹塑性分析常采用的

参照时刻）来进行截面设计，也不能用 M、N 的时

程包络来设计，必须对每个时刻考察矢量(M,N)。 

3   对我国规范的相关讨论 

从 2节中可以直观清晰地看到正截面的P-M曲

线是钢筋混凝土压弯构件设计的基石。梁的正截面

承载能力用弯矩曲率（𝑀 − 𝜑）曲线来进行全过程

的评估（极限弯矩和截面延性）：当梁作为受弯构

件设计时，𝑁 = 𝑁0 = 0；当轴力较为显著时，梁可

作为压弯构件来设计，𝑁 = 𝑁0 ≠ 0。无论哪种梁模

型，都可以在 P-M 线上对应最终的破坏点（如纯弯

的 C 点）。本文暂时不涉及到剪力墙构件。 

我国混凝土结构设计规范，从 89、02 发展到

现行的 10 规范版本。站在 P-M 曲线的角度，可以

全面梳理一下规范的相关规定，既能从钢筋混凝土

基本原理来厘清规范条文背后的理论基础，也可以

发现规范的某些值得商榷的地方。为了方便，以下

讨论均针对矩形截面，其他类型截面的概念相同。 

3.1  受弯构件承载力 

对受弯构件（梁）承载力的详细讨论，请参见

文献[10]，本文不再赘述。这里只给出两点结论：1）

钢筋最大拉应变的定义与梁承载力极限状态下的

最小配筋率是有物理关联性的；2）按照𝜉𝑏进行配

筋控制的梁，缺乏足够的延性。 

3.2  压弯构件承载力 

10 规范对压弯构件承载力的规定主要涉及到

6.2.15~6.2.17 三条。 

3.2.1 轴压承载力 

6.2.15 和 6.2.16 两条是对轴压构件的限制，可

以理解为轴压对截面承载能力的折减。 

在 89 规范对附加偏心距的规定中（𝑒𝑎 =

0.12(0.3ℎ0 − 𝑒0) ），包含的基本逻辑是：“计算表明，

当𝑒0 = 0，取𝑒𝑎 = 0.036ℎ0 = ℎ/30时，按偏心受压

计算的截面承载力与按轴心受压计算所得承载力

大体相同”（见教材[8]）。但从 02 规范开始，附加

偏心的规定改为𝑒𝑎 = max (20, h/30)。 

而美国 ACI 采用最小偏心距𝑒𝑖,𝑚𝑖𝑛 = (15.2 +

0.03ℎ)的概念，就是要保证极小偏心情况下的抗弯

能力，以防止脆性破坏，因此可以理解为当𝑒0 = 0时，

取𝑒𝑖,𝑚𝑖𝑛得到的偏压承载力与轴压承载力相同，这个

概念与 89 规范是一致的。图 4 是由 ETABS 生成的

ACI 规范的一条典型 P-M 曲线（双向配筋），可以

看到 ACI 规范的 P-M 曲线在顶部是水平的。对我

国 89/02/10 规范和美国 ACI、欧洲 EC2 对附加偏心

规定的详细探讨，可以参见文献[11]。 

 

图 4  ACI 规范典型柱的 P-M 曲线形状 

3.2.2 压弯承载力 

规范对压弯承载力计算的规定，基本上符合

P-M 曲线及相应的应变线。本文之所以要将小偏心

再划分为一种“极小偏心”的情况，是因为在 3 号

线与 4 号线之间混凝土等效压区高度已经大于ℎ0，

不可以直接采用𝛼1, 𝛽1来进行计算。规范对对称配

筋的矩形截面，采用式(6.2.17-7)计算配筋量，特别

需要指出的是，式中的𝜉并非是采用𝛼1, 𝛽1得到的等

效相对压区高度，为了概念清楚，建议规范将式

(6.2.17-8)的定义改为“名义等效相对压区高度𝜉′”，

这个值只是对称矩形小偏压配筋简化计算过程中

用到的一个参数而已（在钢筋混凝土设计原理中，

矩形正截面的等效相对压区高度𝜉是有其特定含义

和前提的，前提就是混凝土压应变到达ε𝑐𝑢，可以采

用𝛼1𝑓𝑐, 𝛽1𝑥𝑛 得到等效矩形应力图，这时才有

𝜉 = 𝛽1𝑥𝑛/ℎ0的概念）。 

可以讨论下述两个问题： 

（1）是否需要划分“极小偏压”。 

10 规范的式(6.2.17-7)，采用了与 02 规范相同

的近似：𝜉(1 −
𝜉

2
)

𝜉𝑏−𝜉

𝜉𝑏−𝛽1
≈ 0.43

𝜉𝑏−𝜉

𝜉𝑏−𝛽1
，使其将偏心受



压基本公式出现𝜉的三次方程降为一次方程。89 规

范取的系数为 0.45，教材[8]中分析这样的简化，对

𝜉的最大误差不超过 3.5%。 

采用 2 节的概念，可以容易地分析出𝜉(1 −
𝜉

2
)与

简化系数之间的相对误差：采用 89 和 02/10 规范的

简化，对 4 号线对应的 E 点，误差为 6%和 10%；

𝜉 = 1.6 − 𝜉𝑏时（可认为此时对应𝐴′点），误差大约

为 10%和 14%。这就是本文划分出“极小偏压”的

缘由，在这一段应该重新考虑承载力的公式以减小

误差，见 2.1 节所述。而且还可以看到 02/10 规范

将系数 0.45 改为 0.43，反而是加大了误差。 

（2）10 规范 6.2.17 条第 3 款之规定。 

这 款规 定的 本意 就是， 对更 小的 偏压

（𝑁 > 𝑓𝑐𝑏ℎ），对于非对称配筋，还要考虑负弯矩

对𝐴𝑠
′取矩来进行验算，且附加偏心距取为−𝑒𝑎。 

表面上看起来，这条规定没有什么问题。但给

工程师造成了两种直观印象：第一，对称配筋不用

考虑对附加偏心距取负值；第二，附加偏心距既然

是几何缺陷，当然就可以取正取负，取决于对构件

承载力所造成的影响是否安全，而规范就只给出了

这么一种情况下使用负值。所以就有工程师在 10

规范考虑构件𝑃 − 𝛿效应的 6.2.4 条式(6.2.4-3)中认

为附加偏心距在那里也可以取负值，因为对构件设

计更不利（对构件考虑𝑃 − 𝛿效应和附加偏心距的分

析，请参见文献[11]从我国历代规范的演变和对照

ACI 与 EC2 的详细讨论）。 

不需要在承载力设计中考虑负的附加偏心距。

2.6 节对 P-M 曲线给出的第（7）条结论已申明了：

考虑附加偏心距加大设计弯矩值，就一定要加大配

筋量（提高承载力）。 

其实，如同第 2 节开始就指出的那样，P-M 曲

线为一封闭的包络曲线，包括了弯矩为负的那一半，

非对称配筋 P-M 曲线的两半是不对称的。按照 P-M

曲线来考虑构件的承载力，自然会利用到弯矩为负

的那一半曲线，在这部分曲线中也是考虑了附加偏

心距对弯矩绝对值的放大作用。6.2.17 第 3 款自然

就含在对所有矢量点(M,N)的校核验算中，而且对于

所有形式的截面，设计都应该考虑所有的矢量点

(M,N)，如同 2.6 节第（8）、（9）两条的结论。 

规范这样写，会给工程师造成错觉。而且对于

考虑弯矩为负的情况，附加偏心距都应该为负，可

小偏拉的式(6.2.23-1)等式子，又没有了对附加偏心

距的考虑，这就造成了逻辑不连续，又会造成机械

地应用附加偏心距的正负取值问题。 

3.2  拉弯构件承载力 

首先要指出的是，按照 2 节对 P-M 曲线破坏形

态的分类，拉压的区分并不是由轴力 N 的正负号决

定的，而是 6 号线（大偏压和大偏拉的临界线）来

划定，这是有明显的物理含义的量度，所以本文划

定的偏拉和大小偏拉与规范的划分是不完全一样

的。规范的划分是不严格的，某些情况下会漏掉拉

压之间的部分状态，承载力公式也存在一定的漏洞。 

10 规范对拉弯构件承载力的规定主要涉及到

6.2.22 和 6.2.23 两条。 

1）小偏心受拉 

从规范对的承载力计算公式可以看出，对小偏

心受拉是不考虑受压混凝土作用的，也就是不存在

混凝土受压区，这就是 9 号线和 10 号线之间的应

变状态。 

规范用式(6.2.23-1)和式(6.2.23-2)来分别计算，

对于 P-M 曲线来讲是没有必要的：N 更靠近𝐴𝑠的情

况（式(6.2.23-1)），这时 M 已经为负，其实这是另

一侧的 P-M 承载力曲线控制的问题。见 1 节开头指

出的 P-M 是一个封闭的包络图的概念，自然要验算

另一侧的 P-M 承载力。 

2）大偏心受拉 

规范采用式(6.2.23-3)和式(6.2.23-4)来分别计

算，此时的表达式含有压区混凝土的作用，对应本

文应该就是 6 号线到 9 号线之间的极限应变分布。 

首先，考察上部受压混凝土是否达到ε𝑐𝑢。显然，

在6号线至9线之间，除了拉压临界线 6号线之外，

其余部分混凝土均未达到ε𝑐𝑢，此时是不能够采用等

效矩形压区参数（𝛼1, 𝛽1）来计算受压混凝土作用

的！越接近 9 号线，这样的计算方法的错误越大。 

对于对称配筋矩形截面，规范规定，不区分大

小偏拉，均可按式(6.2.23-2)来计算。这个规定很奇

怪，P-M曲线除了C点位置取决于上下钢筋量之外，

其余各点均与上下配筋的相对量无关，规范采用此

规定，实质上就是对对称配筋来讲强制假定了受压

混凝土的作用点位于𝐴𝑠
′，无论是上移还是下移都忽

略不计。这个假定实在是太强了，与式(6.2.23-3)和

式(6.2.23-4)根本没有过渡的区间。其实大偏拉时的

混凝土应力分布与极小偏压的情况相同，可以采用

AE 段的方法来得到更合理的结果。 

3.3  钢筋极限拉应变限值对柱承载力的影响 

02/10 规范对钢筋极限拉应变的解释都为“对

非均匀受拉构件，混凝土的极限压应变达到ε𝑐𝑢或者

受拉钢筋的极限拉应变达到 0.01，就标志着构件达

到了承载力能力极限状态”。 

这条规定 89 规范就有，具有重大意义，因为

钢筋混凝土极限状态设计理论中，必须包含这个限

值，从理论上讲才是完整的。而 ACI 和 EC2 迄今

为止，尚无专门规定。但我国规范的取值是非常值



得商榷的[10]。 

看起来这条规定是在处理偏拉构件，从前面对

P-M 的描述中也指出了 6 号线为“压”/“拉”临界

线，对应的就是上部混凝土达到ε𝑐𝑢，下部钢筋达到

ε𝑠𝑢，作为梁也是对应这个状态（少筋破坏）。但依

据规范对构件“拉”/“压”的区分，完全是按构件

的轴力正负号来进行的，对于一般的柱来讲，有相

当范围的 FC 段轴力为压，但破坏形态已然进入大

偏拉破坏（钢筋拉坏，而混凝土没有压坏）。 

进入大偏拉后，混凝土就一直处于非压坏状态，

因此对受拉钢筋混凝土构件，均不会出现混凝土压

坏的情况。 

如果采用我国现行规范对梁最小配筋率规定

进行推算，ε𝑠𝑢大约为 0.055；ACI 规范的ε𝑠𝑢大约为

0.026，都大大超过我国规范规定的 0.01 限值[10]。 

对于柱的 P-M 承载能力来说，这个限值造成的

影响不大。经过计算分析，采用不同的ε𝑠𝑢值（比如

0.02 或 0.05），对常规柱的承载力计算的差异极小，

因为 P-M 在大偏压后已经十分接近为直线段，主要

体现在“大偏压”/“大偏拉”临界点 F 的位置会产

生较大偏移。 

但作为一套完整的钢筋混凝土设计理论体系，

对钢筋极限拉应变ε𝑠𝑢的取值应该统一。 

4   结论和建议 

（1）本文利用截面的控制极限状态线，可快

速地得到 P-M 曲线和 P-M-M 曲面，这是正截面破

坏状态的承载力包络图，是构件设计的基石。采用

本算法可以实现在实际工程中，对每个荷载组合，

每根柱子的每个截面进行按实际应力应变关系进

行高效的配筋设计，并且可提供不同的选筋方案供

用户选用[7]。 

（2）通过对 P-M 曲线的分析，可以清晰地划

分截面各个破坏形态及相应的混凝土和钢筋的应

变情况，特别是对重新梳理“大偏压”和“大偏拉”

的概念有重要意义。 

（3）通过对 P-M 曲线的分析，可以发现规范

在各阶段的承载力设计表达式存在的不足之处。 

附注：本文在完稿之前偶然发现 10 规范 2009 年 7 月的征求

意见稿，在此征求意见稿中，将全截面应力应变关系作为正

截面承载能力依据（即 P-M 曲线）作为规范正文，而所有

现行规范相关设计简化条文作为附录给出。想必是征求意见

过程中，广大工程设计人员对采用应力应变关系但并没有给

出实用的设计公式而引发了强烈反应，10 规范的最终稿还

是将之放入附录中。可见从采用理论的一般性方法，到形成

实用的工程设计方法，还有较长的路要走。期望学术界和工

程界能够早日找到既全面符合钢筋混凝土基本原理，又便于

设计实践的表达方法，本文可作为其中的一种探索。 
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基于应变状态讨论我国钢筋混凝土梁 

正截面承载力设计存在的问题 

（讨论稿） 

李楚舒，芮继东，李  立，陈云波 

（北京筑信达工程咨询有限公司，北京 100043） 

[摘要] 从极限状态的应变出发，探讨了我国钢筋混凝土梁正截面极限承载力设计方面存在的问题。指出钢筋最

大拉应变限值与梁受拉钢筋最小配筋率具有物理上的关联；参照 ACI 和 EC2，提出了另一种梁的配筋方法，在保

证梁具有足够的延性条件下，所增加的配筋量较小；同时建议我国规范对抗震和非抗震采用相同的梁配筋方法和

最小配筋率控制。 

[关键词] 极限状态；应变；钢筋最大拉应变限值；最小配筋率；延性；另一种梁配筋方法 

 

Discussion of ultimate strength design for beam normal section based on its strain 

Li Chushu, Rui Jidong, Li Li, Chen Yunbo 

(Beijing Construction Information Solution Engineering Consulting Co. Ltd., Beijing 100043, China) 

Abstract: Based on the strain, some issues on ultimate strength design for beam normal section was discussed. The limit 

of reinforcement tensile strain and the minimum ratio of reinforcement in beam, have physical relationship. According to 

ACI and EC2, an alternative method for beam design was proposed. By this method, the increase of reinforcement is 

small, however, could keep the ductility of beam sufficiently. Suggestions of same the minimum ratio of reinforcement 

and same method for beam reinforcement calculation in both seismic and non-seismic design were also proposed. 

Keywords: ultimate state; strain; limit of reinforcement tensile strain; minimum ratio of reinforcement; ductility; an 

alternative reinforcement calculation method for beam 

 

0   引言 

极限强度理论的基本原则就是求出截面在承

载力极限状态时的极限承载力（如𝑀𝑢, 𝑉𝑢, 𝑁𝑢等），

然后控制作用于截面的内力设计值（𝑀, 𝑉, 𝑁等）不

大于极限承载力。钢筋混凝土构件正截面承载力的

计算方法比较成熟，它采用平截面假定等几个基本

假定，通过静力平衡和变形协调条件，建立起计算

模式，力学概念明确，计算精度高，适用范围较广。

目前包括我国在内的大多数国家的结构设计规范

均采用此方法。 

因为梁正截面设计较为简单且成熟，只考虑截

面内力设计值 M，一般不考虑与其他内力的相互作

用问题，所以梁设计是结构工程专业学生接触到的

第一个钢筋混凝土构件设计问题。但如果疏忽了截

面极限状态应变分布，也容易犯错。 

文献[1]对柱正截面的P-M-M曲线进行了探讨，

本文将就对梁正截面设计进行分析和讨论。与柱

P-M-M 曲线一样，梁的极限状态应变 C 也由 5 号线

和 6 号线来控制，如图 1 所示。 

在图 1 中，5 号线是上表面混凝土应变为𝜀𝑐𝑢，

下部钢筋应变为𝜀𝑦；6 号线是上表面混凝土应变为

𝜀𝑐𝑢，下部钢筋达到最大拉应变𝜀𝑠𝑢；梁截面应变极

限状态线 C 线位于 5 号线和 6 号线之间。a 是下部

钢筋到截面下边缘的距离，𝑎′是上部钢筋到截面上

边缘的距离。 

 
图 1 梁正截面极限状态的应变 

从破坏形态上讲，当截面的应变线 C 位于 5 号

线和 6 号线之间时，为“适筋破坏”；当截面应变

线 C 越过 5 号线，为“超筋破坏”；当截面应变线

C 越过 6 号线，为“少筋破坏”。一般称 5 号线为“平

衡破坏”。 

梁正截面设计的基本假定还是平截面假定，采

用极限状态的应变分布，混凝土达到受压𝜀𝑐𝑢破坏，

为了保证钢筋发挥强度和截面具有足够的延性，我
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国采用的设计原则是，钢筋必须进入屈服，即，确

保等效相对压区高度不大于临界等效相对压区高

度𝜉 ≤ 𝜉𝑏。 

当𝜉 > 𝜉𝑏时，说明单筋截面无法满足承载力的

要求，须配置为双筋截面（或更改截面）。 

对梁的每个控制截面进行配筋计算，正弯矩配

置底部钢筋，负弯矩配置顶部钢筋（需要考虑最小

配筋率的要求）。然后对每个截面的底部和顶部钢

筋分别取包络，最后再进行实际的选筋（需要考虑

最大配筋率的要求）。 

1   梁最小配筋率要求与钢筋最大拉应变限值 

在文献[1]中，已经初步讨论了钢筋最大拉应变

𝜀𝑠𝑢的问题。 

我国混凝土结构设计规范 GB50010-2002/2010

（以下简称为 02 规范和 10 规范）[2]对钢筋极限拉

应变的解释为“对非均匀受拉构件，混凝土的极限

压应变达到ε𝑐𝑢或者受拉钢筋的极限拉应变达到

0.01，就标志着构件达到了承载力能力极限状态”。 

这条规定从 89 规范就有，具有重大意义，因

为钢筋混凝土极限状态设计理论中，必须包含这个

限值，从理论上讲才是完整的。而 ACI
[3]和 EC2

[4]

迄今为止，尚无专门规定。但我国规范的取值却值

得商榷。 

采用我国规范最小配筋率进行控制的梁截面，

可以发现，此时的钢筋最大拉应变早已超过规范的

0.01 限值。 

由平衡关系和应变关系 

𝛼1𝛽1𝑏𝑥𝑛𝑓𝑐 = 𝐴𝑠𝑓𝑦                                     (1) 

𝜀𝑐𝑢

𝑥𝑛
=

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠

ℎ0
                                           (2) 

可以得到最小配筋率时的钢筋极限拉应变为： 

𝜀𝑠𝑢 = (
𝛼1𝛽1𝑓𝑐

𝜌𝑚𝑖𝑛𝑓𝑦
− 1) 𝜀𝑐𝑢                   (3 − 1) 

我 国 02/10 规 范 [2] 对 梁 的 最 小 配 筋 率

𝜌𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝑚𝑎𝑥{0.2%, 0.45𝑓𝑡/𝑓𝑦}，假定是由后者控制，

将𝜌𝑚𝑖𝑛 = 0.45𝑓𝑡/𝑓𝑦代入式(3-1)，可得出𝜀𝑠 ≈ 0.055；

如果考虑抗震等级为一级框架梁的规定 [2][5]，

𝜌𝑚𝑖𝑛 = 0.80𝑓𝑡/𝑓𝑦代入，可得出𝜀𝑠 ≈ 0.030。（以上均

取𝑓𝑐 = 10𝑓𝑡） 

这意味着，如果梁的设计按最小配筋率控制的

话，其承载力极限状态时的钢筋拉应变大大超出规

范规定 0.01 的限值。 

这就是传统的“最小配筋率”概念并没有与真

正的“少筋破坏”状态联系起来（只是与出现裂缝

的开裂弯矩相关联）。我们都知道“少筋破坏”的

含义就是混凝土没压坏之前，钢筋就拉坏了，可没

有从数量上定义什么时候钢筋拉坏，这就是钢筋的

最大拉应变限值问题。 

同样可以对 ACI 规范的最小配筋率规定

（𝜌𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝑚𝑎𝑥{0.25√𝑓𝑡/𝑓𝑦, 1.4/𝑓𝑦}，采用我国规范

的符号及单位制重写；可以知道 ACI 的最小配筋一

般由1.4/𝑓𝑦控制），可以推演出钢筋最大拉应变约为

0.026（ACI 中𝜀𝑐𝑢 = 0.003，𝛼1 = 0.85，𝛽1 = 0.85，

承载力公式要考虑折减系数𝜙 = 0.9）。 

虽然 ACI 在最小配筋率时的钢筋拉应变比我

国规范要小，但也都大大超过 0.01 的限值。 

站在截面极限状态的角度上，梁的最小配筋率

要求是与钢筋最大拉应变限值是具有物理意义上

的对应关系的。需要反思这两个控制量的定义。钢

筋最大拉应变限值对柱的 P-M-M 的形状影响较小，

但却是“偏压”和“偏拉”的界限划分[1]。 

1.1  梁最小配筋率要求 

在以往的钢筋混凝土构件设计原理中，都将梁

的最小配筋率定义为“按𝜌𝑚𝑖𝑛的钢筋混凝土受弯构

件，在开裂后所能承受的极限弯矩𝑀𝑢等于相同截面

强度素混凝土梁的破坏弯矩（即开裂弯矩）”[6]，美

国亦是如此（见 ACI 10.5.1 的条文解释）。 

我们从学钢筋混凝土原理的那天开始，就将上

述原则作为一条毫无异议的“定理”，但就是这条

“定理”，却值得探讨。首先，这样定义的最小配

筋率，实质上是满足“不开裂”，也就是说这是正

常使用极限状态，而非承载力极限状态的最小配筋

率；其次，用非配筋梁来“等代”配筋梁，在研究

对象上就“挪换”了概念。“开裂弯矩”对素混凝

土梁来讲，是其极限状态承载力，但对钢筋混凝土

梁来讲，却尚处于“正常使用”状态，一般远未达

到其“承载力极限状态”，从截面应变来看，因为

此时下表面混凝土的拉应变达到极限拉应变𝜀𝑐𝑢
′ ，上

表面的混凝土压应变也只达到了𝜀𝑐𝑢
′ 这个数值（因为

是配筋量较少，可以认为截面重心与中心重合，即，

在开裂之前弹性阶段的压区高度基本不变），一般

将混凝土的𝜀𝑐𝑢
′ 视为𝜀𝑐𝑢的十分之一左右。 

因此，从这个意义上讲，中美规范（包括其他

所有规范）都没有给出在承载力极限状态下的最小

配筋率要求。如前所述，这个要求是与钢筋最大拉

应变限值直接关联的：如果按承载力极限状态规定

了最小配筋率，就可以得出钢筋最大拉应变限值，

反之亦然。虽然我国从 89 规范开始，给出了钢筋

最大拉应变的限值，这是一个很大进步，但 0.01 的

数值却与最小配筋率没有任何联系，直接造成了规

范条文间的相互矛盾。 

顺便指出，对梁的最小配筋率的定义和计算，

应当采用𝑏ℎ0（即有效高度，对矩形截面和 T 形截



面都如此）来量度，这是梁正截面设计理论所决定

的。采用ℎ一定是经过了近似换算，似乎方便了工

程使用，但丢失了物理意义。 

1.2  钢筋最大拉应变限值 

如前所述，最小配筋率与钢筋最大拉应变限值

本质上是一回事，但从概念上讲，是应该先有钢筋

最大拉应变限值，才能得出最小配筋率。即 

𝜌𝑚𝑖𝑛 =
𝐴𝑠

𝑏ℎ0
=

𝛼1𝛽1𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢
×

𝑓𝑐

𝑓𝑦
           (3 − 2) 

钢材的极限拉应变可以达到 0.2，但钢筋混凝

土构件中的钢筋最大拉应变显然要考虑混凝土与

钢筋的粘结协同工作。同时，很重要的一点就是要

满足考虑钢筋混凝土构件极限承载力理论中的“平

截面”假定。要确定钢筋最大拉应变，首先要从试

验入手，结合理论分析（可借助数值模拟），考虑

安全度等因素，才能得出满足设计需要的正确限值。 

对钢筋与混凝土的粘结强度，国内外相关学者

进行了大量的研究（可以参见教材[7][8]相关章节）。 

下面通过两种极简化的方法，来对这个限值建

立初步的概念。 

1）采用平均裂缝间距𝑙𝑐𝑟段钢筋的平均应变 

这个模型中钢筋应变发生在三段：裂缝宽度𝑤，

粘结滑移段和无滑移段。作者仅从可以参考的文献

资料得出𝜀𝑠𝑢 ≈ 0.02。 

2）限制混凝土受压区高度 

钢筋极限拉应变还应该与混凝土受压区高度

的取值有关，如果混凝土压区高度极小，可以视其

为混凝土全部压坏，截面将丧失承载能力。比如限

制 压 区 高 度 𝑥𝑛 ≥ 0.1ℎ0 ， 可 以 得 到 此 时 的

𝜀𝑠𝑢 = 9𝜀𝑐𝑢 = 0.03（虽然出发点不同，但这个结论

与抗震规范对一级框架梁最小配筋率要求几乎一

样）。限制混凝土受压区高度，也可理解为满足“平

截面”的要求。 

故，大概直观地判断，钢筋受拉应变限值可以

在 0.02 至 0.03 之间。 

1.3  评述 

（1）站在正截面承载力极限状态的角度来看，

梁的最小配筋率与钢筋最大拉应变限值具有物理

上的内在关联性（式(3-1)或式(3-2)）。而且这样规

定的最小配筋率一定是以𝑓𝑐 /𝑓𝑦的形式给出，而非

𝑓𝑡/𝑓𝑦。 

（2）现行钢筋混凝土理论中对梁的最小配筋

率要求，其实是基于开裂的正常使用极限状态的规

定，也就是所谓的“构造”配筋，不能与承载力极

限状态所要求的最小配筋率等同起来。如果在截面

承载力设计/校核中，出现了低于承载力最小配筋率

要求的情况（可以写出这种情况下的承载力最小弯

矩值作为判据），其实说明了截面不由承载力控制

而已（比如应减小梁的截面，或者截面尺寸本来就

是建筑的要求）。 

（3）从 89 规范开始，我国对钢筋最大拉应变

限值作出规定，是比 ACI 和 EC2 规范都更具有进

步意义的。但此限值应当根据试验、理论分析及数

值模拟来重新审视。 

（4）依据平截面假定，可以把防止“超筋破

坏”和“少筋破坏”的适筋梁用下式来进行等效压

区高度的计算控制： 

ε𝑐𝑢

ε𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢
𝛽1ℎ0 = ξ𝑡ℎ0 ≤ 𝑥 ≤ ξ𝑏ℎ0 =

ε𝑐𝑢

ε𝑐𝑢 + 𝜀𝑦
𝛽1ℎ0       (3) 

式中ξ𝑡 = 𝛽1ε𝑐𝑢/(ε𝑐𝑢 + 𝜀𝑠𝑢)，其含义是最小受

压区高度的指标，可以对应为梁在承载力极限状态

下的最小配筋率要求。 

（5）我国规范[2][5]的最小配筋率要求，都对抗

震设计提出了专门的规定。如果从构件正常使用极

限状态来讲，最小配筋率只是控制截面开裂之目的，

抗震与非抗震是没有区别的。这从另外一个侧面说

明了我国规范对最小配筋率的处理上存在矛盾。

ACI 没有区别对待抗震或非抗震，但这并不意味着

ACI 对最小配筋率的规定不存在问题，如前所述，

ACI 也是采用相同的最小配筋率概念。 

2   梁设计的几个典型问题 

由于钢筋混凝土梁的理论体系最为成熟，梁又

是最常见的构件，普遍观点都不会认为梁的设计会

有什么问题。本节选取几个典型问题进行分析，相

信读者阅读之后会有自己的思考和判断。 

2.1  梁设计的最大压区高度 

梁设计的最大压区高度可以对应于单筋截面

梁的最大配筋率。 

在教材[7]中，对我国规范（包括水工规范）和

ACI 及英国 BS 规范的单筋截面梁最大配筋率进行

了分析，得出“ACI 相当于要求满足𝜉 ≤ 0.75𝜉𝑏、

英国 BS 规范相当于𝜉 ≤ 0.79𝜉𝑏”的结论。需要指出

的是，2002 年以后 ACI 规范对此规定进行了调整。 

2002 年之后 ACI 的控制原则是 10.3.4 条[3]，要

求受拉钢筋应变不应低于 0.005。以此为据，可以

推算出，ACI 相当于要求满足𝜉 ≤ 0.58𝜉𝑏。 

欧洲 EC2 规范的控制原则是 5.5 条[4]，对 C50

以下的混凝土，𝑥𝑛/ℎ0 ≤ 0.448，换算得出𝜉 ≤ 0.64𝜉𝑏

（还可以推算出 EC2 对钢筋应变的要求不低于

0.0043，这与 ACI 基本相当）。 

注意：上述的𝜉𝑏是采用 ACI 和 EC2 自己的参

数得到的（都是对应压区混凝土应变为𝜀𝑐𝑢，受拉钢

筋应变为𝜀𝑦），数值上与我国规范并不相等，但概

念是一致的，可以作为参照对比。 



可以看出，我国规范对“防止超筋破坏”采用

临界点𝜉𝑏来控制，虽然极限地利用了钢筋拉力对截

面承载力的贡献，却对截面的延性降到了最低值

（钢筋屈服与混凝土压坏同时发生，曲率𝜑 = 𝜑𝑏）。

这与我国以往较低的社会整体经济水平相关，对钢

材的利用发挥到极致，造成截面延性严重不足；站

在当前我国经济发展水平来看，应该重新审视这个

问题，在钢材用量和截面延性之间找出新的平衡点。 

2.2  梁的另一种配筋方法 

如果我们参照 ACI 和 EC2 的设计原则（参见

ETABS 设计手册 ACI 和 EC2 分册[11]），首先确保受

拉钢筋要达到某一应变值，使得截面具有足够的延

性，比如𝜀𝑠0 = 0.005，会给设计带来怎样的影响，

下面进行分析。 

将此种设计方法称为“方法 1”，我国原先的设

计方法称为“方法 0”。 

单筋梁钢筋应变达到𝜀𝑠0和𝜀𝑦时的压区高度𝑥𝑛0、

𝑥𝑛𝑏和对应的极限弯矩𝑀0、𝑀𝑏，分别为： 

𝑥𝑛0 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠0
ℎ0                                  (5 − 1) 

𝑥𝑛𝑏 =
𝜀𝑐𝑢

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑦
ℎ0                                   (5 − 2) 

𝑀0 = 𝛼1𝛽1𝑏𝑓𝑐𝑥𝑛0 (ℎ0 −
𝛽1𝑥𝑛0

2
)         (6 − 1) 

𝑀𝑏 = 𝛼1𝛽1𝑏𝑓𝑐𝑥𝑛𝑏 (ℎ0 −
𝛽1𝑥𝑛𝑏

2
)         (6 − 2) 

显然，𝑀0 < 𝑀𝑏。 

假定采用常用材料（C50 以下的混凝土，

HRB335 钢筋（𝜀𝑦 = 𝜀𝑦
′ = 0.0015）），𝑎′ = 0.1ℎ0，

则上两式可以化简为： 

𝑀0 = 0.2675𝑏ℎ0
2𝑓𝑐                                  (6 − 3) 

𝑀𝑏 = 0.3988𝑏ℎ0
2𝑓𝑐                                  (6 − 4) 

满足𝐴𝑠
′受压屈服的条件是： 

𝑎′ ≤
𝜀𝑐𝑢 − 𝜀𝑦

′

𝜀𝑐𝑢 + 𝜀𝑠
ℎ0                                             (7) 

一般情况下这个条件都能满足。如果𝑎′不满足

式(7)，则需要采用钢筋实际的受压应变来计算应力。 

1）当设计弯矩值𝑀 ≤ 𝑀0 

显然，两种方法的配筋𝐴𝑠一样。 

2）当设计弯矩值𝑀0 < 𝑀 ≤ 𝑀𝑏 

“方法 0”采用单筋梁设计，而“方法 1”将

采用双筋梁设计。为了对比简便，考察𝑀 = 𝑀𝑏的

情形。 

“方法 0”的配筋值为： 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑏

(ℎ0 −
𝛽1𝑥𝑛𝑏

2 ) 𝑓𝑦

= 0.550𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦       (8 − 0) 

“方法 1”的配筋计算。抵抗𝑀0的下部钢筋为： 

𝐴𝑠1 =
𝑀0

(ℎ0 −
𝛽1𝑥𝑛0

2
) 𝑓𝑦

= 0.318𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦      (8 − 1) 

抵抗(𝑀𝑏 − 𝑀0)的上部钢筋和下部钢筋为： 

𝐴𝑠
′ = 𝐴𝑠2 =

𝑀𝑏 − 𝑀0

(ℎ0 − 𝑎′)𝑓𝑦
= 0.146𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦      (9 − 1) 

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠1 + 𝐴𝑠2 = 0.464𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                   (10 − 1) 

𝐴𝑠 + 𝐴𝑠
′ = 0.610𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                                 (11 − 1) 

可以看出，总配筋量“方法 1”比“方法 0”

只多出不到 11%，但代表延性的截面曲率可以提升

73%（参见图 2）。 

3）当设计弯矩值𝑀 > 𝑀𝑏 

取𝑀 = 1.4𝑀𝑏来考察。 

“方法 0”也要进行双筋设计，直接写出配筋

结果： 

𝐴𝑠
′ = 𝐴𝑠2 = 0.177𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                          (12 − 0) 

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠1 + 𝐴𝑠2 = 0.727𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦              (13 − 0) 

𝐴𝑠 + 𝐴𝑠
′ = 0.904𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                            (14 − 0) 

𝐴𝑠
′ /𝐴𝑠 = 0.24                                                   (15 − 0) 

“方法 1”，直接写出配筋结果： 

𝐴𝑠
′ = 𝐴𝑠2 = 0.323𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                          (12 − 1) 

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠1 + 𝐴𝑠2 = 0.641𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦              (13 − 1) 

𝐴𝑠 + 𝐴𝑠
′ = 0.964𝑏ℎ0𝑓𝑐/𝑓𝑦                            (14 − 1) 

𝐴𝑠
′ /𝐴𝑠 = 0.50                                                   (15 − 1) 

总的配筋量“方法 1”比“方法 0”只多不到

7%，但代表延性的截面曲率依然可以提升 73%（参

见图 2）。 

之所以在上述求单筋𝐴𝑠没有采用更直接的表

达，而是用弯矩和力臂的方式，就是想给读者传递

各部分钢筋抵抗弯矩的效率的信息。教科书和设计

手册通常讲，一般不使用双筋截面，除了单筋超筋

和由于负弯矩原因之外，因为“利用受压钢筋来协

助混凝土承受压力是不经济的”[6][9]。从上面的演

算可以看出，由于双筋截面拉压钢筋之间的力臂大

于混凝土等效压区中心至受拉钢筋的距离，因此配

置双筋截面是比较能发挥钢筋的作用，这也是情况

3）“方法 1”比“方法 0”总配筋量的增加率比情

况 2）降低的原因。 

图 2 是 CiSDesigner
[10]计算出来的梁弯矩—曲

率关系图，图中分别绘制了当设计弯矩为𝑀 = 𝑀𝑏

和𝑀 = 1.4𝑀𝑏时，上述两种方法对所形成的截面配

筋，可以清楚地看到它们的延性差异（虚线代表“方

法 1”，实线代表“方法 0”）。 

根据上述数据，容易得出图 2 中的𝜑𝑏 =

0.0048/ℎ0、𝜑0 = 0.0083/ℎ0，𝜑0/𝜑𝑏 ≈ 1.73。 

所以，就截面转动能力而言，“方法 1”比“方



法 0”增加 73%左右，具有更好的延性。 

 

图 2 两种配筋方法梁截面的弯矩—曲率关系对比 

国际工程界普遍采用两种方法来定义“延性

比”：一种是总变形与弹性变形之比；另一种是总

变形与屈服变形之比[12]。为方便起见，这里采用第

二种定义。对于“方法 0”，延性比为 1.5 左右（混

凝土压应变达到𝜀0为其屈服标志；钢筋应变达到𝜀𝑦

为其破坏标志，同时混凝土压应变达到𝜀𝑐𝑢）；对于

“方法 1”，延性比为 2.6 左右（钢筋应变达到𝜀𝑦为

其屈服标志；钢筋应变达到𝜀𝑠0为其破坏标志，同时

混凝土压应变达到𝜀𝑐𝑢）。 

2.3  抗震设计的问题 

我国规范对抗震设计有一套单独思路，对“梁

端”这个局部部分，采用了与“方法 1”类似的方

法[2][5]。规范的解释是，由于要在梁端形成足够的

塑性铰机制，所以要对此处的截面延性要有保障。

对于一级抗震梁，规范的规定相当于取 𝜀𝑠0 =

0.0073 ， 对 于二 、 三级 抗震梁 ， 相当 于 取

𝜀𝑠0 = 0.0042。 

可以看出，我国规范不是没有看到限制𝜉 ≤ 𝜉𝑏

所造成的截面延性严重不足的问题，但又采取了区

别对待的原则，不仅是抗震与非抗震采取了截然不

同的区别，而且抗震的梁端与非梁端还采取了截然

不同的区别。把抗震工程人为地“神话”了。难道

由竖向荷载起控制作用的大跨、重型厂房，由风荷

载控制的高层建筑，这些梁就不用保证截面的延性

了吗？就连抗震的同一根梁，跨中的延性就不重要

了吗？ 

如前分析的结论，采用“方法 1”对配筋的增

加也就是 10%左右，而延性却得到极大的改善，为

何我们的混凝土规范不统一采用这个显而易见的

设计原则？以现在的国家经济能力来讲，多出 10%

的梁纵向配筋会对整个工程的造价带来的影响应

当在可承受的范围之内。 

不仅是延性没有保障，还造成了我国规范对简

单的梁构件设计如此繁琐和不统一。 

再来看看规范具体条文的规定。 

（1）我国抗震规范[5]在开篇的“术语与符号”

里就定义了“抗震措施”和“抗震构造措施”，指

出了抗力计算不属于抗震措施，而抗震构造措施是

“一般不需要计算的”，是各种细部要求。但恰恰

这条与混凝土设计规范 11.3.1 条相对应的抗力计算

方法（虽然是配筋方法，实质上是抗力计算），却

放在了 6.3 节“框架的基本抗震构造措施”的 6.3.3

条中，连“抗震措施”都不是。如果不通读我国的

相关规范，不少年轻的工程师都不会特别关注这条

放入抗规的 6.3.3 条（虽然是黑体字的强制条文），

会理所当然地认为这是不需要计算的施工图阶段

才要考虑的“构造措施”。因为大多数本科生教材

对梁的配筋都只按“方法 0”来讲述，很少涉及到

对抗震框架梁端的特别规定，虽然这个规定从 89

规范就有了；当然研究生的教材就更不会涉及到梁

配筋计算这个“简单问题”了。 

（2）抗规 6.3.3 条第 2 款还要保证梁端底部和

顶部的配筋面积比，从式(15-0)和(15-1)可以看出，

采用“方法 1”就容易能达到这个要求，如果采用

“方法 0”，无论如何都实现不了这个比例，必须在

人为加大压区钢筋，反而比“方法 1”的整体配筋

量更大。注：ACI 也有同样的规定，而且，对非端

部的位置，顶部和底部钢筋均不应少于两端部顶部

和底部钢筋最大值的 1/4
[3]。 

（3）对于一个工程来讲，即便是有地震作用，

在设计组合里也会有非地震的组合，如果按字面理

解，只需要对有地震参与的组合（梁端）按混凝土

规范 11.3.1 来进行配筋设计，其余无地震参与的组

合还是按“方法 0”来设计。问题在于，如果最终

的配筋是由非地震组合控制的，工程师怎么办？另

一种方案，只要是抗震设计，所有组合都按混凝土

规范 11.3.1 来执行，这不就是“方法 1”么？ 

2.4  等效压区高度判别的问题 

规范规定，如果按规范式(6.2.10-2)得到的等效

压区高度𝑥 < 2𝑎′时（即𝐴𝑠
′ 未屈服的条件），要采用

规范式(6.2.14)来进行承载力设计与校核。这里需要

注意规范式(6.2.14)的假定是[6]：1、钢筋受压应变

𝜀𝑠
′ = 0.002；2、混凝土压力中心点位于𝐴𝑠

′，即𝑥 = 2𝑎′。 

对于现行规范中的钢筋，𝜀𝑠
′并非都是 0.002，取

此值，对设计来讲是保守的，但如果在承载力校核

中用𝑥 < 2𝑎′来判定𝐴𝑠
′是否屈服，则会有较大的偏差。

规范式(6.2.14)虽然可以解释为混凝土压力中心点

位于𝐴𝑠
′，也可以理解为不计混凝土压力。 

这里对𝐴𝑠
′取矩，可以写出： 

𝑀 = 𝐴𝑠𝑓𝑦(ℎ0 − 𝑎′) + 𝛼1𝑓𝑐𝑏𝑥 (𝑎′ −
𝑥

2
)     (16 − 1) 

𝜑𝑏 𝜑0 
𝜑 



等式右边第二项𝑀𝑐对𝑥求导， 

𝜕𝑀𝑐

𝜕𝑥
= 𝛼1𝑓𝑐𝑏(𝑎′ − 𝑥)                                (16 − 2) 

当 𝑥 = 𝑎′ 时 ， 𝑀𝑐 取 得 极 大 值 ， 𝑀𝑐,max =

𝛼1𝑓𝑐𝑏𝑎′2
/2。 

在截面校核中，规范式(6.2.14)引起的最大误差，

是当𝐴𝑠 = 𝜌𝑚𝑖𝑛𝑏ℎ0时。 

将我国规范的𝜌𝑚𝑖𝑛 = 0.45𝑓𝑡/𝑓𝑦代入，可以得到

规范式(6.2.14)理论上的最大误差约为 12%左右。 

3   结论和建议 

（1）钢筋最大拉应变限值采用正确合理的数

值，这对完善我国钢筋混凝土结构设计理论体系意

义重大。与之相对应的极限承载力设计的最小配筋

率才是真正防止少筋破坏的准则。 

（2）采用类似 ACI 和 EC2 对钢筋混凝土梁配

筋设计的方法（“方法 1”），在确保受拉钢筋应变的

前提下进行梁的配筋设计，以保证梁具有足够的延

性。对梁的延性要求没有必要区分抗震与非抗震，

统一的设计思路对保证延性和简化设计都有积极

意义。 
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