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配筋梯度混凝土梁极限承载力分析

周　威，郑文忠
（哈尔滨工业大学 土木工程学院，１５００９０哈尔滨，ｚｈｏｕｗｅｉ－ｈｉｔ＠１６３．ｃｏｍ）

摘　要：采用高强高性能混凝土替换普通混凝土压区形成了配筋梯度混凝土受弯结构构件，该类新型结构
构件可达到使相对受压区高度易于满足截面容许受压区高度的目的．结合拉压区为异强混凝土的配筋梯度
混凝土梁试验，获得了极限压应变、极限变形以及纯弯段箍筋应变等，着重分析了承载能力极限状态下平截

面假定的适用性以及两类混凝土的整体工作性能．提出了配筋梯度混凝土受弯结构构件正截面承载力计算
方法，探索了该类梁塑性铰转动能力与曲率延性．为配筋梯度混凝土受弯结构构件承载能力极限状态计算提
供了理论支持与试验依据．
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　　采用拉压区为异强混凝土的配筋梯度混凝土
受弯结构构件，可达到降低由容许受压区高度决

定的配筋混凝土受弯结构构件截面高度的目的；

若使用功能限制楼盖受弯构件截面尺寸时，采用

配筋梯度混凝土受弯结构构件，可解决压区钢筋

密集造成的混凝土不易浇筑等难题；因此，与相同

条件下普通钢筋混凝土受弯结构构件相比，配筋

梯度混凝土受弯结构构件可有效降低承载能力极

限状态的相对受压区高度．
由于配筋梯度混凝土受弯结构构件截面实际

受压区高度范围内为高强高性能混凝土，若正常

使用及承载能力极限两类极限状态下，拉区普通

混凝土与压区高强高性能混凝土形成整体、协同

工作，则配筋梯度混凝土受弯结构构件正截面承

载力即可参照常规高强高性能混凝土受弯结构构

件的计算方法进行．配筋梯度混凝土梁的抗裂度、
裂缝发展及刚度分析表明，正常使用阶段组成该

类构件的两类混凝土：高强高性能混凝土与普通

混凝土可协同工作［１－２］；因此，本文结合拉压区为



异强混凝土的配筋梯度混凝土梁试验，分析了平

截面假定对承载能力极限状态下配筋梯度混凝土

梁的适用性，获得了极限压应变、极限变形以及纯

弯段箍筋应变等．提出了配筋梯度混凝土受弯结
构构件正截面承载力计算方法，探索了该类梁塑

性铰转动能力与曲率延性．为配筋梯度混凝土受
弯结构构件的承载能力极限状态的计算提供了理

论支持与试验依据．

１　试验过程与结果
１１　试验简介

以相对受压区高度ξ为基本参数，按ξ分别等
于００７６、０２５１、０２８９、０３３３、０４２７设计制作了５
根配筋梯度混凝土简支梁，试验梁截面尺寸为ｂ×
ｈ＝１５０×２００ｍｍ，计算跨度为１６００ｍｍ．试验梁的
压区高强高性能混凝土厚度分别为３０、５５、７０、９０、
１２０ｍｍ．压区采用标准立方体抗压强度实测平均
值为８９３Ｎ／ｍｍ２的混凝土，拉区采用标准立方体
抗压强度实测平均值为５２７Ｎ／ｍｍ２的混凝土；受
力纵筋采用ＨＲＢ３３５级和ＨＲＢ４００级两种．试验梁
制作时，两类混凝土同时搅拌，首先将普通混凝土

灌入模板达设计高度，并振捣密实，然后将高强混

凝土灌入模板剩余部分并振捣密实，在两类混凝土

初凝前，混凝土浇筑施工完毕．由于两类混凝土几
乎同时浇筑，两类混凝土之间界面的初始状态是塑

性未水化水泥砂浆，其材料组成为两类混凝土材料

中水泥砂浆的融合；在两类混凝土逐步硬化过程

中，界面水泥砂浆的强度也同步增长．所以不存在
由于混凝土分批进行施工而产生的界面问题，也就

无须因粘结问题对界面进行特殊处理．这有效保证
了拉压区两类混凝土的整体性，也是体现配筋梯度

混凝土梁的重要优势．试验梁采用三分点加载，纯
弯段长度为６００ｍｍ．
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图１　试验梁极限变形值

１２　试验结果分析
１２１　极限变形

承载能力极限状态下，试验梁极限变形见

图１．相对受压区高度ξ为００６７的试验梁Ｂ１，跨
中挠度最大值为４３０７ｍｍ（Ｌ／３７１，Ｌ为计算跨度
１６００ｍｍ），左加载点挠度为２２７４４ｍｍ（Ｌ／７０３），
右加载点挠度为２１９６４ｍｍ（Ｌ／７２８）；ξ为 ０２５１
的试验梁 Ｂ２，跨中挠度最大值为 ３８７５ｍｍ
（Ｌ／４１３），左加载点挠度为 ３３３２ｍｍ（Ｌ／４８），
右加载点挠度为１９９７ｍｍ（Ｌ／８０１）；ξ为０２８９
的试验梁 Ｂ３，跨中挠度为 ２１６８ｍｍ（Ｌ／７３８），
左加载点挠度为２２６１ｍｍ（Ｌ／７０８），右加载点
挠度为２３８５ｍｍ（Ｌ／６７１）；ξ为０３９６的试验梁
Ｂ４，跨中挠度最大值为 ２２５５ｍｍ（Ｌ／７１），左加
载点挠度为１４２８ｍｍ（Ｌ／１１２），右加载点挠度为
１６６２ｍｍ（Ｌ／９６３）；ξ为０４２７的试验梁 Ｂ５，跨
中挠度最大值为２１５ｍｍ（Ｌ／７４４），左加载点挠
度为 １４７４ｍｍ（Ｌ／１０８５），右加载点挠度为
１６９７ｍｍ（Ｌ／９４３）．

试验梁破坏时，试验梁两加载点极限挠度值

并非沿梁中线对称分布，而是混凝土压碎一侧的

加载点挠度较另一侧大．试验梁 Ｂ３由于破坏时
出现受拉纵筋保护层崩落，两加载点与跨中挠度

极限值相差不大，且跨中挠度极限值较一侧加载

点小．可见相对受压区高度、压区高强混凝土布置
范围箍筋约束等因素对于试验梁的刚度及变形性

能有显著影响，直接采用最大挠度为Ｌ／５０作为判
别配筋梯度混凝土梁破坏的判别标志值得商榷．
１２２　截面应变

基于各测点纵筋及混凝土应变，结合相应的

材料应力－应变关系，可确定出各试验梁由加载
直至试验梁破坏的全部荷载历程中截面应力变化

情况，各试验梁截面应变ε变化见图２．
由图２可知，加载过程中压区混凝土和纵筋

应变基本上符合平截面假定．对于低、中配筋率的
试验梁跨中控制截面受拉纵筋的应变基本上以屈

服应变为界，呈两折线变化．仅高配筋率的试验梁
Ｂ５荷载－跨中纵筋应变关系呈曲线关系．

由于低中配筋率的试验梁均表现为近一侧加

载点混凝土压碎破坏，试验梁破坏前，即将破坏的

一侧混凝土压应变以及相对应的受拉混凝土裂缝

发展较大，致使该侧刚度削弱较大，纵筋应变发展

剧烈而完整，而远破坏端的加载点截面刚度削弱

相对不大，纵筋应变发展滞后且出现缺失．梁 Ｂ５
则由于配筋率较高，主要表现为压区混凝土压碎

先于受拉纵筋屈服的超筋梁破坏特征，且破坏前

纯弯段受拉裂缝宽度不大，刚度削弱不大，两加载

点下方刚度变化较为均衡，所以，相对应的各荷载

阶段两加载点下方纵筋应变发展差距不大．
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图２　试验梁截面应变与纵筋应变

１２３　压区边缘混凝土极限压应变
试验梁梁顶及梁侧压区混凝土边缘压应变实

测值见图３．低配筋率及中等配筋率的４根试验梁
（梁Ｂ１～梁Ｂ４）压区边缘压应变与荷载基本上呈
两折线关系：由加载至达到屈服荷载，压区边缘混

凝土压应变随着荷载的增大而线性增大；由屈服荷

载至极限荷载，压区边缘压应变与荷载关系曲线斜

率较屈服前降低（斜率为负）．高配筋率的试验梁
Ｂ５，荷载－压区边缘混凝土压应变关系呈曲线变
化，且梁顶和梁侧混凝土极限压应变差别不大．

由图３（ｆ）可知，梁顶边缘混凝土极限压应变
最大值为０００４４６５，最小值０００４０３６，平均值为
０００４１９４；梁侧边缘混凝土极限压应变最大值为
０００３６１８，最 小 值 为 ０００１６８６，平 均 值 为
０００２９６１．可见，与过去认为高强混凝土受弯构件
压区边缘极限压应变０００３不同，若按梁顶混凝土
极限压应变实测值，配筋梯度混凝土梁压区边缘混

凝土极限压应变较普遍认为的高强混凝土极限压

应变约大０００１２，因此，对于该类梁极限承载力分
析时，所取用的压区边缘混凝土极限压应变限值需

结合截面应力应变分析以及截面两类混凝土的本

构关系综合考虑后确定．图３（ａ）～（ｅ）混凝土极限
压应变以受拉为正，图３（ｆ）则以受压为正．
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图３　截面混凝土压应变

１２４　箍筋应变
在加载点对应的箍筋上粘贴了应变片测试截

面压区的高强混凝土及普通混凝土内同一箍筋应

力应变，以考察两类混凝土共同工作性能．加载点
处箍筋应变与外荷载关系见图４．

由开裂荷载至屈服荷载：梁 Ｂ１截面压区的
箍筋呈现受拉状态，但拉应变数值较小；截面拉区

箍筋呈现受压状态，压应变绝对值较拉区大．梁
Ｂ２截面压区箍筋也呈现为受拉状态，拉应变数值
较小，且呈现一定的波动性；而截面拉区箍筋应变

基本上在０上下浮动，数值较小，且在一定荷载后
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呈现受拉状态．梁 Ｂ３截面压区箍筋应变整体上
则随着荷载增大而增大，在达到屈服荷载时，截面

拉区箍筋应变已大于００００１；截面拉区箍筋应变
也是随着荷载增大而增大，且与压区箍筋应变数

值接近．梁Ｂ４截面压区箍筋呈受压状态，截面压
区箍筋应变随着荷载的增大基本上线性增大，且

数值较小；截面拉区箍筋基本上呈受拉状态，且箍

筋应变也随着荷载的增大而增大，数值也较小．梁
Ｂ５截面拉压区箍筋均呈受拉状态，且箍筋应变随
着荷载的增大而增大，但同级荷载下截面压区箍

筋应变大于截面拉区箍筋应变．
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图４　试验梁箍筋应变

　　由屈服荷载至极限荷载：梁 Ｂ１截面压区箍
筋仍呈现受压状态，且随着荷载的增大达到受压

峰值，至极限荷载时，减小为与拉区箍筋应变基本

相等；截面拉区箍筋应变随着荷载的增大达到受

拉峰值后，急剧减小并呈现受压状态，并在试验梁

破坏时压应变数值上与拉区箍筋相等．梁 Ｂ２截
面压区箍筋呈现受拉状态，且随着荷载的增大迅

速达到峰值，在试验梁破坏前拉应变数值有一定

下降；截面拉区应变呈现剧烈的波动性，随着荷载

增大迅速达到大于截面压区峰值的拉应变后迅速

下降并呈现受压状态，试验梁破坏时，截面拉区箍

筋压应变数值不大．梁 Ｂ３截面压区箍筋的拉应
变随着荷载的增大急剧增大，在梁破坏时达到拉

应变峰值；截面拉区的拉应变呈缓慢变化，且数值

不大．梁Ｂ４拉压区箍筋应变基本上均呈受拉状
态，且随着荷载的增大应变而增大，在达到极限荷

载前，截面拉区箍筋拉应变均大于同级荷载下压

区箍筋拉应变，但试验破坏时，拉压区箍筋拉应变

均达到峰值，截面压区箍筋应变急剧增大到最大，

且大于拉区箍筋应变最大值．梁 Ｂ５拉压区箍筋
均呈现受拉状态，且随着荷载的增大拉应变逐步

增大，截面压区箍筋拉应变一直大于同级荷载下

压区箍筋拉应变，在达到极限或接近极限荷载时，

截面压区箍筋拉应变与拉区箍筋拉应变分别达到

峰值．
各试验梁加载点位置的箍筋在截面压区和截

面拉区范围内的应变随荷载的增加呈现不同的发

展状况，且位于截面压区的箍筋应变与高强混凝

土压区高度有关．总体上，由加载至各试验梁破
坏，各试验梁的箍筋应变值均不大，箍筋最大应力

为１００Ｎ／ｍｍ２，处于弹性状态．这说明配筋梯度混
凝土梁的两类混凝土的整体工作性较好，事实上，

由加载到破坏的全过程均未发现两类混凝土出现

分层、脱开等现象．

２　正截面承载力分析
配筋梯度混凝土受弯构件极限弯矩计算方法

采用等效矩形应力图的实用简化方法［３－７］，由前

述试验结果可知，该类结构构件的控制截面应变

分布基本符合平截面假定，所采用的假定与常规

高强混凝土受弯结构构件分析时相同．
由相关基本假定，同时采用现行国家标准中

受压区矩形应力图，结合图５，可得梯度混凝土矩
形截面受弯构件正截面承载力计算公式：

α１ｆｃｂｘ＝ｆｙＡｓ－ｆ′ｙＡ′ｓ，

Ｍｕ ＝α１ｆｃｂｘ（ｈ０－０５ｘ）＋ｆ′ｙＡ′ｓ（ｈ０－ａ′ｓ）
{ ．
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图５　正截面承载力计算

　　式（１）的应用条件为ｘ≤ξｂｈ０以及ｘ≥ａ′ｓ与
普通钢筋混凝土受弯构件正截面承载力计算相关

规定相同．式（１）中，ｆｃ是压区高强混凝土轴心抗
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压强度，计算时，还需补充 ｘｎ ＝ｘ／β１≤ ｃｏｍ，这里
β１为等效矩形应力图形系数，即配筋梯度混凝土
受弯构件的中和轴高度 ｘｎ不应大于压区高强混
凝土厚度ｃｏｍ．

对配筋梯度混凝土受弯构件进行承载力分

析，以混凝土压区边缘达到极限压应变或受拉纵

筋应变达到００１为试验梁达到极限状态的标志
之一，由现行国家标准给出的混凝土本构关系得

到的试验梁压区边缘混凝土极限压应变值为

εｃｕ２ ＝０００２９２６，可根据试验结果确定与此相对
应的极限荷载试验值Ｐｔｕ２，同样，也可确定与受拉
纵筋达到００１所对应的极限荷载试验值 Ｐｔｕ３，试
验梁荷载持续增大而变形开始减小时刻所对应的

破坏荷载试验值为Ｐｔｕ１，试验梁各类极限荷载试验
值及按式（１）得到的极限荷载计算值Ｐｃｕ见表１．

表１　试验梁极限承载力分析

梁号

实测值

试验梁

　破坏　

混凝土极限

　压应变　

纵筋应变

　　为０．０１　　

计算值

　　

εｃｕ１／
１０－６

Ｐｔｕ１／
ｋＮ

εｃｕ２／
１０－６

Ｐｔｕ２／
ｋＮ

εｃｕ３／
１０－６

Ｐｔｕ３／
ｋＮ

Ｐｃｕ／
ｋＮ

Ｂ１ ４１２０ ７０ ６２ １１０３ ５２．７ ４１．６

Ｂ２ ４４６５ １４０ １２５ １６４９ １１７．８ １１１．８

Ｂ３ ５１０６ １３３ ２９２６１１７．６ － － １１８．３

Ｂ４ ４０８５ １３９ １３１．６ － － １３３．１

Ｂ５ ４２６５ １３９ １２３．２ － － １５０．３

　　由表１可知，试验梁 Ｂ１和 Ｂ２的受拉纵筋应
变达到００１时所对应的极限荷载试验值 Ｐｔｕ３较
两根梁的破坏荷载Ｐｔｕ１以及压区边缘混凝土达到
规范极限压应变的极限荷载Ｐｔｕ２小，因此，在规范
规定的承载能力极限状态下，两根梁的极限荷载

可取为Ｐｔｕ３，这主要是由于两根梁配筋率较低其
相对受压区高度实际值分别为００７６和 ０２５１，
受拉纵筋直径较小，更易于达到００１．事实上，梁
Ｂ２压区边缘混凝土达到规范极限压应变时所对
应的极限荷载Ｐｔｕ２为１２５ｋＮ与Ｐ

ｔ
ｕ３为１１７８ｋＮ接

近．梁Ｂ３和梁 Ｂ４的受拉纵筋应变均未００１的
状态，因此，其极限荷载试验值可取压区边缘混凝

土达到规范极限压应变时所对应的极限荷载

Ｐｔｕ２．梁Ｂ５的相对受压区高度实际值为０４２７，已
接近按实际混凝土强度等级和实际钢筋应变计算

确定的界限相对受压区高度 ξｂ为０４３３，试验梁
已表现一定的脆性破坏性质，其极限荷载试验值

可取为Ｐｔｕ１．可得到极限荷载计算值与试验值的
比值Ｐｃｕ／Ｐ

ｔ
ｕ，Ｐ

ｃ
ｕ／Ｐ

ｔ
ｕ的平均值为０９６７，均方差为

０１１０，变异系数为０１１４．可见，式（１）的计算结
果与试验值吻合较好，除梁 Ｂ５外，破坏荷载的实
测值与式（１）计算值持平或稍大，说明采用式（１）
进行配筋梯度混凝土受弯构件极限承载力计算是

偏于安全的．

３　塑性铰转动能力与曲率延性
由梯度混凝土梁控制截面纵筋屈服至达到极

限荷载的过程为其塑性铰形成并发生转动的过

程，塑性铰转动能力直接影响着其真实内力

分布［８－１１］．
对于配筋梯度混凝土梁，受拉纵筋屈服时刻

控制截面的曲率为屈服曲率ｙ，达到结构破坏时
控制截面的曲率为极限曲率ｕ．若已知等效塑性
铰区长度Ｌｐ，用于描述塑性铰转动能力的极限塑
性转角为

θｐ ＝（ｕ－ｙ）Ｌｐ． （２）
　　配筋梯度混凝土梁塑性铰的转动能力主要取
决于控制截面区是否有足够的延性．延性是指截
面或构件在承载力没有显著下降的情况下承受变

形的能力．按变形性质，延性可分为曲率延性、转
角延性及位移延性等．其中曲率延性只与控制截
面的性状有关，为反映塑性铰区性状且便于分析，

一般以曲率延性来间接反映塑性铰转动程度．曲
率延性系数μ为

μ ＝ｕ／ｙ． （３）
　　配筋梯度混凝土梁塑性铰转动能力与材料物
理力学性能、荷载形式、截面、配筋、混凝土及钢筋

本构关系等诸多因素有关，但一般认为，在材料、

截面以及材料本构关系确定情况下，塑性铰转动

能力仅与控制截面相对受压区高度有关．对于梯
度混凝土梁，还应考虑两类混凝土的性质，此影响

可在材料本构关系中得到体现．对于所完成的配
筋梯度混凝土试验梁，由于采用的是三分点加载

方式，依据已有研究，考虑到受拉纵筋粘结滑移的

影响，其等效塑性铰区长度应为两集中荷载间距

Ｓ以外各延伸０２５ｈ０，即三分点加载条件下梯度
混凝土梁等效塑性铰区长度Ｌｐ为

Ｌｐ ＝Ｓ＋０５ｈ０． （４）
　　由于已实测得到了受拉纵筋达到屈服应变
εｓｙ时刻控制截面压区边缘混凝土压应变 εｃｙ，由
此可得试验梁屈服曲率ｙ＝（εｓｙ＋εｃｙ）／ｈ０；由于
已知压区混凝土及受拉纵筋的材料本构关系，结

合平截面假定以及截面内力平衡条件，可得到试

验梁破坏时控制截面中和轴高度实测值ｘｎｕ，再结
合压区边缘混凝土极限压应变实测值εｃｕ，可得试
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验梁极限曲率ｕ＝εｃｕ／ｘｎｕ．配筋梯度混凝土试验
梁塑性铰转动能力及延性计算见表２．

表２　梯度混凝土梁塑性铰转动能力及延性计算

梁号
ｘｎｕ／
ｍｍ

εｃｕ／
１０－６

εｓｙ／
１０－６

ｕ／
ｍ－１

ｙ／
ｍ－１

θｐ／
ｒａｄ

μ

Ｂ１ １７５７７ ４１２０１６２３５０２３４１ ００１４２ ０１５０８１６４７５７
Ｂ２ ５６６１２ ４４６５２３５１．０００７８９ ００２１９ ００３８９ ３５９９４
Ｂ３ ６３３３９ ５１０６２３５０．０００８０６ ００２４６ ００３８１ ３２７７７
Ｂ４ ７３１９６ ４０８５１９２１．０００５５８ ００２２８ ００２２５ ２４５１５
Ｂ５ ９１６８１ ４２６５１５８２５００４６５ ００１９１ ００１８６ ２４３２７

　　在前述分析基础上，以控制截面相对受压区高
度ξ为自变量，可得到三分点加载的梯度混凝土简
支梁跨中控制截面塑性铰转动能力拟合曲线见图６．
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图６　塑性铰转动能力

　　结合图６可得，三分点加载的梯度混凝土简
支梁跨中控制截面塑性铰转动能力表达式为

θｐ ＝
００１２
ξ
－０１． （５）

　　式（５）得到的决定系数Ｒ２为０９９５８，说明回
归公式精度较高，与试验值吻合程度较好．

以控制截面相对受压区高度为 ξ自变量，分
别采用指数函数和双曲函数形式，可得到三分点

加载的梯度混凝土简支梁跨中控制截面曲率延性

系数拟合曲线见图７．可得，三分点加载的梯度混
凝土简支梁跨中控制截面曲率延性系数为

μ ＝
１３６
ξ
－１３８． （６）
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图７　曲率延性

　　式（６）的决定系数Ｒ２为０９９５５，说明回归公
式精度较高，与试验值符合程度较好．

４　结　论
１）提出梯度混凝土受弯构件正截面承载力

计算公式，并用试验数据进行了验证．
２）引入三分点加载下梯度混凝土矩形截面

梁截面屈服曲率、极限曲率、等效塑性铰区长度、

塑性铰转动能力及截面曲率延性等计算方法．
３）提出以控制截面相对受压区高度为基本

变量的三分点加载下梯度混凝土矩形截面梁塑性

铰转动能力计算公式．
４）提出以控制截面相对受压区高度为基本

变量的三分点加载下梯度混凝土矩形截面梁截面

曲率延性系数的计算公式．
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