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摘　 要： 为满足双钢板组合剪力墙在实际工程中的应用需求，完成了 ２ 片双钢板组合剪力墙的拟静力试验，研究了不开

洞和带开洞的双钢板组合剪力墙在特定轴压比和往复水平荷载作用下的受力特征和抗震性能．研究结果表明：双钢板组

合剪力墙能够充分发挥钢板与混凝土材料各自的优点，是一种性能优越的抗侧力构件；开洞虽降低了初始刚度和极限承

载力，但提高了变形能力和耗能能力．通过大量数值分析，研究了洞口位置、洞口形状、洞口面积等参数对剪力墙抗震性

能的影响，提出开洞组合剪力墙抗剪承载力折减率的简化公式，并对洞口构造要求提出建议．
关键词： 组合剪力墙；开洞剪力墙；抗震性能；骨架曲线

中图分类号： ＴＵ３９１ 文献标志码： Ａ 文章编号： ０３６７－６２３４（２０１５）０６－００６９－０８

Ｓｅｉｓｍｉｃ ｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅ ｏｆ ｃｏｎｃｒｅｔｅ⁃ｆｉｌｌｅｄ ｄｏｕｂｌｅ ｓｋｉｎ ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ
ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ ｗｉｔｈ ｏｐｅｎｉｎｇ

ＧＵＯ Ｘｉａｏｎｏｎｇ１， ＱＩＵ Ｌｉｑｉｕ２， ＬＵＯ Ｙｏｎｇｆｅｎｇ１， ＬＩ Ｊｉａｎ１， ＤＯＮＧ Ｎｉａｎｃａｉ３， ＺＨＡＮＧ Ｊｕｎ３

（１．Ｄｅｐｔ． ｏｆ Ｂｕｉｌｄｉｎｇ Ｅｎｇｉｎｅｅｒｉｎｇ， Ｔｏｎｇｊｉ Ｕｎｉｖｅｒｓｉｔｙ， ２０００９２ Ｓｈａｎｇｈａｉ， Ｃｈｉｎａ； ２． Ｔｏｎｇｊｉ Ａｒｃｈｉｔｅｃｔｕｒａｌ Ｄｅｓｉｇｎ （Ｇｒｏｕｐ） Ｃｏ．，
Ｌｔｄ， ２０００９２ Ｓｈａｎｇｈａｉ， Ｃｈｉｎａ；３． Ｊｉａｎｇｓｕ Ｚｈｏｎｇｎａｎ Ｃｏｎｓｔｒｕｃｔｉｏｎ Ｇｒｏｕｐ Ｃｏ．， Ｌｔｄ， ２２６１２４ Ｎａｎｔｏｎｇ， Ｊｉａｎｇｓｕ， Ｃｈｉｎａ）

Ａｂｓｔｒａｃｔ： Ｉｎ ｏｒｄｅｒ ｔｏ ｍｅｅｔ ｔｈｅ ｎｅｅｄ ｏｆ ｃｏｎｃｒｅｔｅ⁃ｆｉｌｌｅｄ ｄｏｕｂｌｅ ｓｋｉｎ ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌｓ ｉｎ ｃｏｎｓｔｒｕｃｔｉｏｎ，
ｑｕａｓｉ⁃ｓｔａｔｉｃ ｔｅｓｔｉｎｇ ｏｆ ｔｗｏ ｃｏｎｃｒｅｔｅ⁃ｆｉｌｌｅｄ ｄｏｕｂｌｅ ｓｋｉｎ ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌｓ ｈａｖｅ ｂｅｅｎ ｃａｒｒｉｅｄ ｏｕｔ， ａｎｄ ａｎａｌｙｓｉｓ
ｏｆ ｔｈｅｉｒ ｌｏａｄ ｂｅａｒｉｎｇ ｐｒｏｐｅｒｔｉｅｓ ａｎｄ ｓｅｉｓｍｉｃ ｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅ ｈａｓ ｂｅｅｎ ｃｏｍｐｌｅｔｅｄ． Ｔｈｅ ｒｅｓｕｌｔｓ ｓｈｏｗ ｔｈａｔ ｔｈｅ
ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ ｃａｎ ｇｉｖｅ ｆｕｌｌ ｐｌａｙ ｔｏ ｂｏｔｈ ｍａｔｅｒｉａｌｓ ａｎｄ ｉｓ ａｎ ａｎｔｉ⁃ｓｈｅａｒ ｍｅｍｂｅｒ ｗｉｔｈ ｓｕｐｅｒｉｏｒ
ｐｅｒｆｏｒｍａｎｃｅ． Ａｌｔｈｏｕｇｈ ｏｐｅｎｉｎｇ ｒｅｄｕｃｅｓ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ ’ ｓ ｂｅａｒｉｎｇ ｃａｐａｃｉｔｙ ａｎｄ ｉｎｉｔｉａｌ ｓｔｉｆｆｎｅｓｓ， ｉｔ ｈａｓ ｇｏｏｄ
ｉｎｆｌｕｅｎｃｅ ｏｎ ｔｈｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ ’ ｓ ｄｅｆｏｒｍａｔｉｏｎ ｃａｐａｃｉｔｙ ａｎｄ ｅｎｅｒｇｙ ｄｉｓｓｉｐａｔｉｏｎ ｃａｐａｃｉｔｙ． Ａ ｌａｒｇｅ ａｍｏｕｎｔ ｏｆ
ｎｕｍｅｒｉｃａｌ ｍｏｄｅｌｓ ｈａｖｅ ｂｅｅｎ ｅｓｔａｂｌｉｓｈｅｄ ｔｏ ａｎａｌｙｚｅ ｔｈｅ ｉｎｆｌｕｅｎｃｅ ｏｆ ｏｐｅｎｉｎｇ ｃｏｎｆｉｇｕｒａｔｉｏｎ ｐａｒａｍｅｔｅｒｓ ｏｎ ｔｈｅ
ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ’ｓ ｓｅｉｓｍｉｃ ｂｅｈａｖｉｏｒ， ｉｎｃｌｕｄｉｎｇ ｔｈｅ ｐｏｓｉｔｉｏｎ， ｔｈｅ ｓｈａｐｅ ａｎｄ ｔｈｅ ｓｉｚｅ ｏｆ ｔｈｅ ｏｐｅｎｉｎｇ． Ｂａｓｅｄ
ｏｎ ｔｈｅ ｆｉｎｉｔｅ ｅｌｅｍｅｎｔ ａｎａｌｙｓｉｓ， ｆｏｒｍｕｌａ ｆｏｒ ｃａｌｃｕｌａｔｉｎｇ ｔｈｅ ｒｅｄｕｃｔｉｏｎ ｃｏｅｆｆｉｃｉｅｎｔ ｏｆ ｂｅａｒｉｎｇ ｃａｐａｃｉｔｙ ｈａｓ ｂｅｅｎ
ｐｒｏｐｏｓｅｄ， ａｎｄ ｔｈｅ ｓｔｒｕｃｔｕｒｅ ｒｅｑｕｉｒｅｍｅｎｔ ｏｆ ｏｐｅｎｉｎｇ ｈａｓ ｂｅｅｎ ｓｕｇｇｅｓｔｅｄ ａｎｄ ｖｅｒｉｆｉｅｄ．
Ｋｅｙｗｏｒｄｓ： ｃｏｍｐｏｓｉｔｅ ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ； ｓｈｅａｒ ｗａｌｌ ｗｉｔｈ ｏｐｅｎｉｎｇ； ｓｅｉｓｍｉｃ ｂｅｈａｖｉｏｒ； ｓｋｅｌｅｔｏｎ ｃｕｒｖｅ

收稿日期： ２０１４－０５－０４．
作者简介： 郭小农（１９７７—），男，副教授，硕士生导师．
通信作者： 邱丽秋，１１３０３４９＠ ｔｏｎｇｊｉ．ｅｄｕ．ｃｎ．

　 　 双钢板－混凝土组合剪力墙是一种新型抗侧

力构件，它综合了钢板剪力墙与混凝土剪力墙的

优点，以较高抗侧刚度、极限承载力、良好的延性

和耗能性能等优点引起广泛关注［１－２］ ．目前，国内

已有实际工程采用这种组合剪力墙作为抗侧力构

件，如江苏盐城广播电视塔和千手观音像．

国内外学者对双钢板组合剪力墙进行了一系

列研究．卜凡民等［３］ 完成了 ４ 片高轴压比双钢板

组合剪力墙的拟静力试验，总结了该类组合剪力

墙在低周往复水平荷载作用下的受力性能和破坏

模式；胡红松等［４］ 通过数值分析，拟合出双钢板

组合剪力墙截面极限曲率计算公式，提出双钢板

组合剪力墙基于位移的设计方法；马晓伟等［５］ 对

组合剪力墙压弯承载力进行数值计算和参数分

析，提出组合剪力墙极限状态压弯承载力的简化



计算公式；李健等［６－７］ 完成了 ９ 片双钢板组合剪

力墙试验，研究不同构造对组合剪力墙在常轴力

和反复水平荷载作用下的刚度变化特征、破坏模

式、抗震性能以及极限承载能力的影响．上述研究

均针对一字型剪力墙进行研究，而曹万林等［８］ 则

对 ６ 种不同构造的工形截面双钢板组合剪力墙进

行了低周反复荷载试验研究，总结了各试件的破

坏特征、承载力、延性、耗能以及刚度退化过程．
虽然目前双钢板组合剪力墙的研究已较为成

熟，但对于开洞组合剪力墙的研究却很少．本文以

盐城广播电视塔为工程背景，以该结构筒体中的组

合剪力墙为原型，完成了 １ 片无开洞组合剪力墙和

１ 片带开洞组合剪力墙的拟静力试验；并结合数值

分析提出了开洞剪力墙的承载力计算公式．

１　 试验研究

１􀆰 １　 试验简介

两个试件的缩尺比例为 １ ∶ ２􀆰 ５，其中试件

ＤＣＳＷ１ 为无开洞试件，ＤＣＳＷ２ 为带开洞试件．表
１ 列出了试件信息和试件原型信息．试件中抗剪

栓钉长度为 ３２ ｍｍ，加劲肋厚度为 ７􀆰 ５ ｍｍ，钢板

材质为 Ｑ２３５Ｂ， 混凝土强度等级为 Ｃ３０． 试件

ＤＣＳＷ２ 的洞口尺寸为高 ８８０ ｍｍ、宽 ３２０ ｍｍ，开
洞位置在试件底部距边缘 ２８０ ｍｍ 处，洞口周边

设置间距为 １００ ｍｍ 的 Ｍ６ 抗剪栓钉，其余构造形

式与试件 ＤＣＳＷ１ 相同，图 １ 为试件 ＤＣＳＷ２ 的加

工图．实际工程中，钢板剪力墙和基础中的预埋钢

板采用等强熔透焊缝连接，其根部接近于嵌固，本
试验采用了一个很大的刚性底座来模拟基础嵌固

条件．
本试验采用 １０ ０００ ｋＮ 大型多功能伺服加载

系统进行加载．竖向作动器和加载梁刚接，加载梁

与墙顶刚接，竖向作动器上端是可水平跟动的球

铰，故剪力墙顶部约束条件接近于水平可滑动且

可转动．由于本文工程背景为盐城电视塔，该项目

中剪力墙弯曲变形较大，考虑到实际工程背景，选
用了剪力墙底部嵌固、顶部可自由转动的边界条

件．
加载分为施加竖向荷载和施加水平荷载两个

步骤．施加竖向荷载时，根据设计要求的轴压比，
将竖向荷载缓慢地一次加载到位，竖向荷载施加

完毕后再施加往复水平荷载．水平荷载的加载制

度为：在试件屈服前，按 ０􀆰 ２５Ｖｙ、０􀆰 ５０Ｖｙ、０􀆰 ７５Ｖｙ、
１􀆰 ００Ｖｙ 的荷载分级加载，每级循环 １ 次；在试件的

钢腔边缘纤维屈服后，以 Δｙ 为级差加载直至试件

破坏，每级循环 ３ 次，其中 Ｖｙ 和 Δｙ 是采用有限元

分析估算得到的各试件的钢腔边缘纤维屈服时所

对应的水平荷载和水平位移．
表 １　 组合剪力墙试件信息 ｍｍ

试件名称 高度 宽度 截面厚度 钢板厚度 加劲肋间距 对拉螺栓 抗剪栓钉 混凝土 轴压比

ＤＣＳＷ１ ２ １６０ １ ２００ １２０ ７􀆰 ５ ３００ Ｍ６＠ １６０ Ｍ６＠ １６０ Ｃ３０ ０􀆰 ２５
ＤＣＳＷ２ ２ １６０ １ ２００ １２０ ７􀆰 ５ ３００ Ｍ６＠ １６０ Ｍ６＠ １６０ Ｃ３０ ０􀆰 ２５

原型尺寸 ５ ４００ ３ ０００ ３００ ２０．０ ７５０ Ｍ１６＠ ４００ Ｍ１６＠ ４００ Ｃ３０ —
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图 １　 试件 ＤＣＳＷ２ 加工图

１􀆰 ２　 试验现象

根据试验过程中试件的应力分布及变形现

象，可将试件的受力过程划分为 ４ 个阶段：弹性阶

段、屈服阶段、峰值阶段及破坏阶段．表 ２ 总结了

各阶段试件的变形情况，图 ２、３ 为各试件在试验

过程中的变形情况．
表 ２　 试件各阶段的变形

试件编号 弹性阶段 屈服阶段 峰值阶段 破坏阶段

ＤＣＳＷ１ Δｙ Δｙ ～ ３Δｙ ３Δｙ ３Δｙ ～ ４Δｙ

ＤＣＳＷ２ Δｙ Δｙ ～ ６Δｙ ６Δｙ ６Δｙ ～ ７Δｙ

　 　 在弹性阶段，钢板和混凝土都处于弹性工作

状态，两者协同工作．当试件进入屈服阶段后，加
载改为位移控制．随着水平位移的施加，试件的腹

板下部表面油漆产生了裂缝，且越靠近腹板边缘，
产生裂缝的范围越大；越靠近腹板底部，裂缝宽度

越大，以致油漆发生了剥落．随着循环次数增多，
边缘区格的正面和背面腹板底部各出现了一个半
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波鼓曲；当反向施加位移时，腹板的鼓曲逐渐消

失，同时另一侧腹板底部发生鼓曲．加载过程中伴

有咔咔声响，说明内部混凝土已经压碎．随着水平

位移的加大，边缘区格腹板底部的半波鼓曲更为

明显，并且产生了永久的残留变形，此时荷载－位
移曲线达到了峰值阶段．之后进入下降阶段，此时

中部区格的腹板底部也开始向外凸出，并出现了

强度及刚度退化现象．最后，受压端翼缘与腹板的

连接焊缝撕裂，承载力急剧下降，试件破坏．卸载

后切开试件钢板，可观察到试件内部的混凝土已

被压碎，特别是试件边缘区格内的混凝土，压碎现

象严重．

受压区钢板屈曲

(a)屈服阶段 (b)峰值阶段

(c)下降阶段(正面) (d)下降阶段(背面)

图 ２　 ＤＣＳＷ１ 的试验现象

受压区钢
板屈曲

(a)屈服阶段 (b)峰值阶段

(c)下降阶段 (d)破坏现象

图 ３　 ＤＣＳＷ２ 的试验现象

１􀆰 ３　 试验结果分析

１􀆰 ３􀆰 １　 滞回曲线

试件的荷载－位移滞回曲线见图 ４，加载初

期，试件处于弹性状态，荷载－位移曲线基本为直

线，加载、卸载曲线基本重合，即没有残余变形．随

着荷载增大，端部钢板逐渐屈服，边缘混凝土压

碎，荷载－位移曲线出现弯折，残余变形越来越

大，滞回环面积逐渐增大．在达到极限承载力之

前，同级加载的两个循环基本重合，说明在达到极

限承载力之前试件的强度与刚度退化并不明显；
达到极限承载力后，试件的强度与刚度迅速退化．
总体而言，试件的滞回环饱满稳定，抗震性能良

好，ＤＣＳＷ１ 的极限承载力与初始刚度都较大，但
ＤＣＳＷ２ 的滞回环更为饱满．
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图 ４　 滞回曲线

１􀆰 ３􀆰 ２　 骨架曲线

图 ５ 为各试件的骨架曲线，两试件的骨架曲

线都呈 Ｓ 型，说明试件在加载过程中经历了 ４ 个

阶段：弹性阶段、屈服阶段、峰值阶段和下降阶段．
由两条曲线对比可知，开洞降低了试件的初始刚

度和极限承载力，但 ＤＣＳＷ２ 的荷载峰值点所对

应的位移比 ＤＣＳＷ１ 的荷载峰值点所对应的位移

略大，说明开洞在一定程度上提高了构件的变形

能力．
１􀆰 ３􀆰 ３　 变形能力

表 ３ 列出了各试件按照弯矩屈服法［９］确定的

屈服荷载 Ｖｙ、屈服位移Δｙ、峰值荷载 Ｖｍ、峰值荷载

对应的峰值位移Δｍ、名义极限荷载Ｖｕ 及名义极限

位移 Δｕ ．对于名义极限荷载 Ｖｕ 的定义，目前各学

者之间没有达成统一意见，本文按照文献［１１］，
取骨架曲线中下降段内下降至峰值荷载 Ｖｍ 的
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８５％ 时的荷载为名义极限荷载 Ｖｕ，其对应的位移

为名义极限位移 Δｕ ．从表 ３ 可看出，各试件的位移

延性系数 μ 均在 １􀆰 ７ 以上，其中试件 ＤＳＣＷ１ 比试

件 ＤＳＣＷ２ 的位移延性系数 μ略小，说明开洞虽降

低了试件的承载力，但提高了试件的变形能力．

水平位移/mm

水
平

荷
载

/k
N

图 ５　 骨架曲线

　 　 由于确定屈服位移 Δｙ 的计算方法较多，且其

计算精度对位移延性系数 μ 的计算结果影响较大，
故单纯采用位移延性系数指标来判断构件的变形

能力较为片面．构件在各主要阶段的位移角，对判

断构件的延性具有重要参考价值．构件在各主要阶

段的位移角也列于表 ３ 中．在屈服阶段，构件的变

形能力与钢构件相接近，且超过了《建筑抗震设计

规范》中给出的多高层钢结构弹性层间位移角限值

［θｅ］ ＝ １ ／ ２５０；到了破坏阶段，内填混凝土限制了

构件延性的增长，构件的极限位移角与混凝土构件

接近，但仍大于《建筑抗震设计规范》中给出的钢

筋混凝土抗震墙结构的弹塑性层间位移角限值

［θｐ］ ＝ １ ／ １２０．在各阶段中，两试件的位移角大小

都相近，其中 ＤＣＳＷ２ 的位移角略大于 ＤＣＳＷ１，说
明 ＤＣＳＷ２ 比 ＤＣＳＷ１ 有更好的变形能力．

表 ３　 试件延性系数及位移角

试件编号
初始刚度 ／

（ｋＮ·ｍｍ－１）

屈服阶段

Ｖｙ ／ ｋＮ Δｙ ／ ｍｍ

峰值阶段

Ｖｍ ／ ｋＮ Δｍ ／ ｍｍ

破坏阶段

Ｖｕ ／ ｋＮ Δｕ ／ ｍｍ

延性

系数

位移角

屈服阶段 峰值阶段 破坏阶段

ＤＣＳＷ１ １４３􀆰 ７２ １ ０９１ １２􀆰 ０９ １ ２７０ １８􀆰 ２０ １ ０８０ ２１􀆰 ６９ １􀆰 ７９ １ ／ １８６ １ ／ １１８ １ ／ １００
ＤＣＳＷ２ ９１􀆰 ２７ ８４５ １１􀆰 ９２ １ ０４５ ２０􀆰 ２０ ８８８ ２３􀆰 ９２ ２􀆰 ０１ １ ／ １５７ １ ／ １０７ １ ／ ９０

１􀆰 ３􀆰 ４　 耗能能力

图 ６ 为试件的能量耗散系数－位移曲线．加载

初期，试件处于弹性阶段，不产生塑性变形，因而

能量耗散系数为 ０．随着位移的增大，试件进入屈

服阶段，能量耗散系数不断攀升．当荷载达到试件

的极限承载力后，由于试件具有良好的延性，承载

力虽然开始下降，但耗能能力仍然持续增大．总体

而言，ＤＣＳＷ２ 的耗能能力更强，但其滞回环欠缺

稳定性，各级循环下的能量耗散系数变化规律不

一；ＤＣＳＷ１ 的能量耗散系数低于 ＤＣＳＷ２，但其耗

能能力稳定．
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图 ６　 能量耗散系数－位移曲线

２　 数值分析

２􀆰 １　 模型介绍与验证

采用有限元软件 ＡＢＡＱＵＳ 对组合剪力墙进

行数值模拟分析．混凝土采用实体单元 Ｃ３Ｄ８Ｒ 模

拟，钢板采用壳单元 Ｓ４Ｒ 模拟，对拉螺栓采用杆

单元 Ｔ３Ｄ２ 模拟，钢材的本构关系采用混合强化

模型，混凝土的本构关系选用混凝土塑性损伤模

型［１０］ ．模型尺寸与试件尺寸完全相同，加载方式

与试验完全相同．图 ７ 为数值模型的破坏模式，与
图 ３、４ 比较，有限元分析结果与试验破坏模式基

本一致．图 ８ 给出了试件 ＤＣＳＷ１ 和 ＤＣＳＷ２ 数值

模拟求得的骨架曲线与试验结果的比较．在弹性

阶段二者的初始刚度符合较好；在进入塑性阶段

后，数值分析得到的承载力较试验偏低，其主要原

因有 ２ 点：首先，混凝土和钢板之间的粘结关系难

以准确模拟，本文在有限元模型中采用了“弹性

滑动”的罚摩擦公式来模拟钢板和混凝土之间的

摩擦行为，而此值的准确性还有待进一步验证；其
次，加载后期混凝土局部压碎之后，由于钢板的约

束，剪力墙的承载力有可能继续上升，而本文采用

的混凝土损伤本构模型难以准确模拟这种情况．

（ａ） ＤＣＳＷ１　 　 　 　 　 　 　 （ｂ） ＤＣＳＷ２

图 ７　 数值模型的破坏模式

　 　 总体上，在弹性阶段和塑性阶段初期，数值模

拟结果与试验实测结果相当吻合．之后，两者略有
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偏差，但数值模拟结果偏于安全．因此，本文的有

限元建模分析方法较为合理，结果准确可信．
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图 ８　 骨架曲线对比

２􀆰 ２　 参数分析

２􀆰 ２􀆰 １　 分析参数设置

建立了 ４ 个系列共计 ４０ 个开洞双钢板组合

剪力墙模型和 １ 个无开洞双钢板组合剪力墙模

型，研究开洞构造对构件抗震性能的影响．分析的

几何参数包括洞口位置 Ａ、洞口高度 Ｂ、洞口宽度

Ｃ 以及洞口面积 Ｄ．系列 Ａａ 为研究洞口水平位置

的影响，Ａｂ 为研究洞口竖向位置的影响． 所有模

型为足尺模型，高度 Ｈ ＝ ５ ４００ ｍｍ，截面宽度

Ｂ ＝ ３ ０００ ｍｍ， 截面厚度 Ｔ ＝ ３００ ｍｍ，加劲肋间

距为 ７５０ ｍｍ， 钢板厚度 ２０ ｍｍ， 对拉螺栓为

Ｍ１６＠ ４００，轴压比为 ０􀆰 ２５．各系列模型的几何尺

寸列于表 ４，其中 ａ１ 为洞口形心与墙体形心的水

平距离， ａ２ 为洞口底部与墙体底部的竖向距离，
ｂ０ 为洞口宽度，ｈ０ 为洞口高度．
２􀆰 ２．２　 分析结果

各系列模型的骨架曲线见图 ９，从图 ９ 可知：
１）所有曲线都呈 Ｓ 型，均经历了 ４ 个阶段：弹

性阶段、屈服阶段、峰值阶段和下降阶段；

２）从图 ９（ａ）可看出，ＤＣＳＷ－Ａａ１ ～ Ａａ３ 的骨

架曲线比较接近．由于洞口偏心的影响，当较窄墙

肢受压时，组合剪力墙的承载力稍有降低，当较宽

墙肢受压时，其承载力稍有增加．当较窄墙肢宽度

大于 ３００ ｍｍ 时，洞口偏心对承载力的影响很小．
当较窄墙肢宽度很小时（ＤＣＳＷ－Ａａ４），承载力将

大幅下降．因此，本文建议洞口距离墙体边缘的水

平距离不应小于 ３００ ｍｍ；
３）从图 ９（ｂ）可看出，洞口底部与墙体底部的

距离越大，组合剪力墙的承载力越大．这是由于水

平荷载作用下，墙体根部的弯矩最大，洞口底部标

高越低，对墙体根部的削弱越强；
４）图 ９（ｃ）表明墙体的极限承载力随着洞口

高度的增加均匀下降，不过下降幅度不大；
５）图 ９（ｄ） ～ （ｆ）表明墙体的极限承载力随着

洞口宽度的增加而急剧下降；从图 ９（ｇ）可看出，
墙体的开洞率越大，极限承载力越小．
２􀆰 ２􀆰 ３　 抗剪承载力

根据数值分析结果，可将所有带开洞组合剪

力墙数值模型的破坏模式总结为两种：当洞口尺

寸较小时，为墙体根部截面的压弯破坏；当洞口尺

寸较大时，墙肢上下端形成 ４ 个塑性铰，剪力墙变

成机构而破坏．为描述开洞对组合剪力墙承载力

的影响，引入抗剪承载力折减率 ωｆ 来衡量其抗剪

承载力的削弱程度：
ωｆ ＝ Ｖ′ｍａｘ ／ Ｖｍａｘ， （１）

式中： Ｖ′ｍａｘ 为各带开洞组合剪力墙骨架曲线上的

峰值荷载，Ｖｍａｘ 为无开洞组合剪力墙骨架曲线上

的峰值荷载．
假定在发生墙体根部压弯破坏时，墙体截面

上的变形仍符合平截面假定．通过理论推导，可知

此时抗剪承载力折减率 ωｆ 为

ωｆ ＝
Ｖ′ｍａｘ

Ｖｍａｘ

＝
Ｂ３ － ｂ３

０

Ｂ３
＝ １ － ψ３ ． （２）

　 　 假定发生塑性铰破坏时，塑性铰出现在墙肢

的上、下端，墙肢所受的轴力通过各墙肢截面的形

心，并将洞口顶部的墙体简化为刚性梁．通过理论

推导，可知此时剪承载力折减率 ωｆ 为

ωｆ ＝
Ｖ′ｍａｘ

Ｖｍａｘ

＝ ３
２

Ｂ２ － ｂ２
０

Ｂ２
＝ ３

２
（１ － ψ２） ， （３）

其中 ψ ＝ ｂ０ ／ Ｂ，即洞口宽度与墙体宽度之比．
事实上，墙体的破坏模式并不能非常准确地加

以区分，有些模型的破坏模式介于墙体压弯破坏与

塑性铰破坏之间．另外由于理论推导中的假定不能

完全满足，式（２）、（３）会存在一定偏差．故本文拟采

用数值分析结果对式（２）、（３）进行一定修正．
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图 ９　 各系列数值模型骨架曲线

　 　 为计算方便， 设：ψ ＝ ｂ０ ／ Ｂ，ξ ＝ ｈ０ ／ Ｈ，即 ψ 为

洞口宽度与墙体宽度之比，ξ 为洞口高度与墙体

高度之比．根据有限元分析结果可知，承载力折减

系数满足如下规律：① ψ 为主要参数，ξ 为次要参

数；② ωｆ 随着 ψ 的增大而减小；③ 当 ψ ＝ ０ 时，
ωｆ ＝１；当 ψ ＝ １时，ωｆ ＝０；④ ωｆ 随着 ξ的增大而减

小．根据上述规律，可将式（２）、（３） 修正如下：
ωｆ ＝ １ － Ａ１ψＢ１， ０ ≤ ψ ≤ ０􀆰 ６；

ωｆ ＝ Ａ２（１ － ψＢ２）， ０􀆰 ６ ＜ ψ ≤ １􀆰 ０．{ （４）

式中 Ａ１、Ａ２、Ｂ１ 和 Ｂ２ 可根据数值结果拟合得

Ａ１ ＝ － ０．３３９ξ２ ＋ ０．５４７ξ ＋ ０．９００，

Ｂ１ ＝ １．４８４ξ２ － ２．６４７ξ ＋ １．９００．{
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表 ４　 数值模型信息汇总 ｍｍ

系列 模型编号
洞口尺寸

ｂ０ ｈ０

洞口位置

ａ１ ａ２

破坏模式
极限承载力折减率 ωｆ

有限元 公式（４） 误差

延性

系数

极限位

移角

ＤＣＳＷ⁃Ａａ１ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ００８ １􀆰 ８０ １ ／ １６５

Ａａ
ＤＣＳＷ⁃Ａａ２ ８００ ２ ２５０ ４００ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７６ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ００１ １􀆰 ６１ １ ／ １８９

ＤＣＳＷ⁃Ａａ３ ８００ ２ ２５０ ８００ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ００５ １􀆰 ５４ １ ／ １８９

Ａ
ＤＣＳＷ⁃Ａａ４ ８００ ２ ２５０ １ １００ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ５３ — — １􀆰 ４０ １ ／ １８９

ＤＣＳＷ⁃Ａｂ１ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ００８ １􀆰 ８０ １ ／ １６５

Ａｂ
ＤＣＳＷ⁃Ａｂ２ ８００ ２ ２５０ ０ １ ０００ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ８２ — — ２􀆰 ２５ １ ／ １１０

ＤＣＳＷ⁃Ａｂ３ ８００ ２ ２５０ ０ ２ ０００ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ９６ — — １􀆰 ９１ １ ／ １１０

ＤＣＳＷ⁃Ａｂ４ ８００ ２ ２５０ ０ ３ ０００ 墙根压弯破坏 １􀆰 ００ — — １􀆰 ３６ １ ／ １６５

ＤＣＳＷ⁃Ｂ１ ８００ １ ５００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ８２ ０􀆰 ８３ ０􀆰 ０１９ １􀆰 ４５ １ ／ ２７７

ＤＣＳＷ⁃Ｂ２ ８００ ２ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７９ ０􀆰 ０１７ １􀆰 ４２ １ ／ ２７７

ＤＣＳＷ⁃Ｂ３ ８００ ２ ５００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７３ ０􀆰 ７４ ０􀆰 ００８ １􀆰 ５９ １ ／ ２３７
Ｂ

ＤＣＳＷ⁃Ｂ４ ８００ ３ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６９ ０􀆰 ６９ ０􀆰 ００５ １􀆰 ７４ １ ／ ２０７

ＤＣＳＷ⁃Ｂ５ ８００ ３ ５００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６５ ０􀆰 ６６ ０􀆰 ００２ １􀆰 ６２ １ ／ ２０７

ＤＣＳＷ⁃Ｂ６ ８００ ４ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６３ ０􀆰 ６３ ０􀆰 ００７ １􀆰 ７８ １ ／ １６６

ＤＣＳＷ⁃Ｃａ１ ３００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ８８ ０􀆰 ９２ ０􀆰 ０３５ １􀆰 ４２ １ ／ ２０５

ＤＣＳＷ⁃Ｃａ２ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ００８ １􀆰 ８０ １ ／ １６５

Ｃａ
ＤＣＳＷ⁃Ｃａ３ １ ３００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ５９ ０􀆰 ６０ ０􀆰 ０２８ １􀆰 ５６ １ ／ ２０５

ＤＣＳＷ⁃Ｃａ４ １ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ４２ ０􀆰 ４４ ０􀆰 ０４０ １􀆰 ４９ １ ／ ２０５

ＤＣＳＷ⁃Ｃａ５ ２ ３００ ２ ２５０ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ２２ ０􀆰 ２２ ０􀆰 ００２ １􀆰 ４０ １ ／ １７２

ＤＣＳＷ⁃Ｃａ６ ２ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ０４ — — １􀆰 ４２ １ ／ ８３

ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ１ ３００ ３ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ８４ ０􀆰 ８７ ０􀆰 ０３６ １􀆰 ５８ １ ／ １７６

ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ２ ８００ ３ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６９ ０􀆰 ６９ ０􀆰 ００５ １􀆰 ７４ １ ／ １６５

ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ３ １ ３００ ３ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ５２ ０􀆰 ５３ ０􀆰 ０１４ １􀆰 ６３ １ ／ １７６

Ｃ Ｃｂ ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ４ １ ８００ ３ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ３６ ０􀆰 ３７ ０􀆰 ０３９ １􀆰 ５４ １ ／ １６５

ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ５ ２ ３００ ３ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 １７ ０􀆰 １９ ０􀆰 １００ １􀆰 ４５ １ ／ １３４

ＤＣＳＷ⁃Ｃｂ６ ２ ８００ ３ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ０３ — — １􀆰 ２９ １ ／ ６０

ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ１ ３００ ４ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７８ ０􀆰 ８２ ０􀆰 ０４８ １􀆰 ６７ １ ／ １５４

ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ２ ８００ ４ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６３ ０􀆰 ６３ ０􀆰 ００７ １􀆰 ７８ １ ／ １３２

Ｃｃ
ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ３ １ ３００ ４ ０００ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ４５ ０􀆰 ４６ ０􀆰 ０３０ １􀆰 ４９ １ ／ １５４

ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ４ １ ８００ ４ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ２９ ０􀆰 ３１ ０􀆰 ０８８ １􀆰 ３９ １ ／ １３５

ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ５ ２ ３００ ４ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 １３ ０􀆰 １４ ０􀆰 ０６３ １􀆰 ３５ １ ／ ９８

ＤＣＳＷ⁃Ｃｃ６ ２ ８００ ４ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ０２ — — １􀆰 １８ １ ／ ４２

ＤＣＳＷ⁃Ｄ１ ４００ １ １１０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ９５ ０􀆰 ９５ ０􀆰 ００２ １􀆰 ４８ １ ／ ２０５

ＤＣＳＷ⁃Ｄ２ ６００ １ ６６０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ８９ ０􀆰 ８７ ０􀆰 ０２０ １􀆰 ６５ １ ／ １６５

ＤＣＳＷ⁃Ｄ３ ８００ ２ ２５０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７６ ０􀆰 ０１３ １􀆰 ８６ １ ／ １６５

ＤＣＳＷ⁃Ｄ４ １ ０００ ２ ７７０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ６８ ０􀆰 ６５ ０􀆰 ０４５ １􀆰 ８９ １ ／ １５６
Ｄ

ＤＣＳＷ⁃Ｄ５ １ ２００ ３ ３３０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ５４ ０􀆰 ５３ ０􀆰 ００９ １􀆰 ８０ １ ／ １７２

ＤＣＳＷ⁃Ｄ６ １ ４００ ３ ８８０ ０ ０ 墙根压弯破坏 ０􀆰 ４７ ０􀆰 ４４ ０􀆰 ０７８ １􀆰 ６９ １ ／ １６０

ＤＣＳＷ⁃Ｄ７ １ ６００ ４ ４４０ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ３４ ０􀆰 ３６ ０􀆰 ０７１ １􀆰 ６１ １ ／ １１５

ＤＣＳＷ⁃Ｄ８ １ ８００ ５ ０００ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ２５ — — １􀆰 ５３ １ ／ ９６

无开洞 ＤＣＳＷ⁃ｎ ０ ０ ０ ０ 墙肢塑性铰破坏 ０􀆰 ７７ ０􀆰 ７７ ０ １􀆰 ５１ １ ／ ２２１

　 注：“—”的模型表示公式（４）不适用的模型．
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Ａ２ ＝ － １􀆰 ５４４ － １􀆰 ０４４ξ，
Ｂ２ ＝ １􀆰 ５８４ － １􀆰 ０３６ξ．{

　 　 表 ４ 列出了所有数值模型的承载力折减系

数，从表 ４ 可看出：式（４）能准确计算绝大部分数

值模型的承载力折减系数，误差大多在 ５％以内．
另外需要指出的是，式（４）只适用于洞口的水平

位置位于墙体的水平中心、竖向位置位于墙体的

底部这种洞口构造的组合剪力墙，因此只适用于

模型 Ｂ ～ Ｄ 系列；但由于洞口的水平位置对组合

剪力墙的承载力影响不大，因此它对模型 Ａａ 系

列的 Ａａ１～３ 也适用．表 ４ 还给出了各数值模型的

极限位移角，从表 ４ 可看出，开洞越大，极限位移

角也越大．
根据本文试验，可得试件 ＤＣＳＷ２ 的抗剪承

载力折减率为 ０􀆰 ８０，采用式（４）计算得到的抗剪

承载力折减率为 ０􀆰 ７４，误差为 ７􀆰 ５％，说明式（４）
能准确计算试验试件的抗剪承载力折减系数．
２􀆰 ２􀆰 ４　 延性系数

各模型的延性系数列于表 ４，可以发现：洞口

水平中轴与墙体水平中轴的偏移越大，墙体的延

性系数越小；当洞口竖向位置位于墙体竖向中部

时，延性系数最大，洞口越靠近两端，延性系数越

小；总体而言，开洞率在 １７％左右时，延性系数最

大，开洞率越远离 １７％，墙体的延性系数越小，即
１７％为组合剪力墙的最优开洞率．

３　 结　 论

１）完成了 １ 片无开洞组合剪力墙和 １ 片带开

洞组合剪力墙的拟静力试验．试验表明开洞组合

剪力墙的破坏模式为较小墙肢根部钢板压屈、混
凝土压碎．建立了开洞双钢板组合剪力墙的弹塑

性分析数值模型，对组合剪力墙在常轴压比下的

受剪承载力进行计算，有限元结果和试验结果吻

合良好．
２）开洞会降低双钢板剪力墙的抗剪承载力，

但却提高了其变形能力和耗能能力．当洞口位于

墙体底部时，洞口的水平偏心越大，墙体的延性系

数越小；当洞口不在墙体底部时，竖向位置位于墙

体中心时，延性系数最大，洞口越靠近上下端，延
性系数越小．组合剪力墙的最优开洞率为 １７％左

右．当开洞剪力墙的墙肢最小宽度小于 ３００ ｍｍ
时，剪力墙的抗剪承载力会出现明显下降．

３）开洞对于组合剪力墙的承载力的削弱可

以采用折减系数来考虑．通过数值结果回归分析，
拟合出了抗剪承载力折减系数计算公式（４）．
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