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方钢管混凝土柱-钢梁外加强环节点

滞回性能的实验研究

王文达 1 韩林海 2 游经团 1
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摘要 : 进行了 8 个方钢管混凝土柱-钢梁外加强环式节点试件在恒定轴力和水平往复荷载作用下的滞回性能实验

研究 , 考察了钢管混凝土柱轴压比和环板宽度对节点力学性能的影响。结果表明 : 柱轴压比对节点的水平承载力

和抗震性能影响较大 , 随着轴压比的增大 , 节点的水平极限承载力下降 , 位移延性和耗能能力降低 ; 不同环板宽

度节点的滞回曲线均为饱满的梭形 , 强度和刚度退化不明显 ; 本次试验的 8 个节点试件的层间位移延性系数

μ=3.00~7.41, 弹性极限位移角 θy≈2.03[θe]~5.30[θe], 弹塑性极限位移角 θu≈1.78[θp]~3.90[θp], 等效黏滞阻尼系数

he=0.3576~0.5339, 均满足抗震设计要求。
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Exper imental studies on hysteretic behaviors of steel beam to concrete
filled SHS column connections with stiffening r ing

Wang Wenda1 Han Linhai2 You Jingtuan1

(1. Fuzhou University, Fuzhou 350002, China; 2. Tsinghua University, Beijing 100084, China)

Abstract: Eight specimens of steel beam to concrete filled SHS (Square Hollow Section) column connections stiffened
by outside rings were experimentally studied on the hysteretic behavior under combined constant axial load and
cyclically lateral load. The axial load level of the concrete filled SHS columns and the width of the joint stiffening rings
are considered as the experimental parameters of their seismic behavior. The results show that the axial load level of the
column has an obvious effect on both the strength and seismic behavior of the connections. With the increase in axial
load on the columns, the lateral ultimate strength of the connections become lower, and the ductility in displacement
and the capacity of energy dissipation also decrease. The lateral load ( P) versus lateral displacement (Δ) hysteretic
curves of all the specimens with different width of outside stiffening rings are of a plump shuttle shape. The curves show
no obvious strength deterioration and stiffness degradation. The story drift ductility indexμfluctuates between 3.00 and
7.41, the elastic limit of story drift angle θy between 2.03 [θe] and 5.30 [θe] , the elastic-plastic limit of story drift
angle θu between 1.78 [θp] and 3.90 [θp] , and the equivalent damper coefficient he between 0.3576 and 0.5339. It
can be concluded that the tested connections in the study demonstrate good seismic performance.
Keywords: concrete filled SHScolumn; connections with stiffening ring; seismic behavior; ductility; energydissipation
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引 言

工程中方钢管混凝土柱与钢梁的刚性连接常采用

加强环板式节点, 当柱截面较大时采用内环板, 而柱

截面尺寸较小时则采用外加强环板。外加强环板节点

具有传力明确、节点区应力分布较均匀、刚度大、塑

性性能好、承载力高等优点[1]。规程 CECS154: 2004[2]

和 DBJ13—51—2003[3]中均给出了此类节点的设计公

式和构造措施, 但对如何确定合理的环板尺寸还是一

个值得探讨的问题。

以往对方钢管混凝土柱- 钢梁加强环板节点的研
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试件

编号

环板宽

度(mm)

试件尺寸 (mm) 轴压比

n

轴力 N0
(kN)截面 长度

sj-13 60
柱 □- 120×3.46 1050

0.6 690
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-21 40
柱 □- 120×3.46 1050

0.04 40
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-22-1 40
柱 □- 120×3.46 1050

0.3 345
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-22-2 40
柱 □- 120×3.46 1050

0.3 345
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-23-1 40
柱 □- 120×3.46 1050

0.6 690
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-23-1 40
柱 □- 120×3.46 1050

0.6 690
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-32 20
柱 □- 120×3.46 1050

0.3 345
梁 160×80×3.53×3.53 1500

sj-33 20
柱 □- 120×3.46 1050

0.6 690
梁 160×80×3.53×3.53 1500

表 1 试件一览表
Table 1 Summary of test specimens

究主要有: Fujimoto等( 2000) [4]; Nishiyama等( 2004) [5] ;

Shim 等 ( 1995) [6] ; 吕西林等 ( 2002) [7] ; 周天华等

( 2004) [8]等。上述研究主要考察了加强环式节点的抗

震性能 , 实验时轴压比较小 , 一般均小于 0.5, 而且

对环板尺寸对节点力学性能的影响并没有进行深入研

究。本文进行了 8 个方钢管混凝土柱-钢梁外加强环

板节点试件在恒定轴力和水平往复荷载作用下滞回性

能的实验研究, 考察了不同柱轴压比及环板宽度时节

点的力学性能和破坏规律。

1 实验概况

1.1 试件设计与制作

以柱轴压比和节点环板尺寸为主要参数, 共进行

了 8 个钢管混凝土柱-钢梁加强环节点的滞回性能实

验研究, 表 1列出了试件的详细资料, 其中钢管混凝

土柱截面尺寸分别为其钢管边长、壁厚; 工字钢梁截

面尺寸分别为其梁高、梁宽、腹板厚度、翼缘厚度。

表中轴压比为 n=N0/Nu, 即为实验时施加在柱顶的恒

定轴力 N0 与钢管混凝土柱极限承载力标准值 Nu 之

比 , Nu 依据规程 DBJ13—51—2003 确定 , 其中材料

强度采用实测值。加强环板厚度同钢梁翼缘, 环板宽

度依据规程 DBJ13—51—2003 确定 , 并分别缩减其

2/3和 1/3进行对比。钢梁的设计依据 GB50017—2003

《钢结构设计规范》, 并按照 GB50011—2001《 建筑抗

震设计规范》 进行抗震验算, 以期保证节点试件发生

梁端破坏模式。试件尺寸和不同宽度环板构造详见图1。

图 1 节点试件主要尺寸 ( 单位: mm)
Fig. 1 Main dimensions of the specimens (unit: mm)

18



··第 39卷 第 9期 ·· ·· ··

图 2 实验装置示意图
Fig. 2 A schematic view of the test setup

柱采用冷弯薄壁钢管, 钢梁由钢板焊接而成, 加

强环板及钢梁腹板均与钢管焊接 , 并保证焊缝质量。

钢构件由专业钢结构加工厂制作, 运回实验室后再浇

筑混凝土。钢材强度由拉伸试验确定, 将钢管及钢板做

成标准试件进行试验, 测得钢管的屈服强度、抗拉强度、

弹性模量及泊松比分别为 : 390 N/mm2、479 N/mm2、

2.06×105 N/mm2 和 0.262; 钢梁及环板的屈服强度、

抗拉强度、弹性模量及泊松比分别为 : 289 N/mm2、

431 N/mm2、2.04×105 N/mm2和 0.262。

钢管混凝土中采用了自密实混凝土, 其水胶比为

0.362, 砂率为 0.58, 配合比为 : 水 181 kg/m3; 42.5

普通硅酸盐水泥 300 kg/m3; Ⅱ级粉煤灰 200 kg/m3;

砂 994 kg/m3; 石 720 kg/m3; UNF-5 早强型减水剂掺

量为 1.0%。混凝土采用搅拌机拌合 , 浇筑时将钢管

竖立, 从顶部灌入混凝土, 混凝土没有采用任何振捣

方式。最后将核心混凝土顶部与钢管上截面抹平。自

然养护两周后, 凿去柱顶的浮浆层, 并用高强度混凝

土 ( 28 天养护期后强度可达 90 N/mm2以上) 将混凝

土表面与钢管抹平, 然后焊上盖板, 以期保证钢管与

核心混凝土在实验施荷初期就能共同受力。

采用与试件中混凝土同条件养护的标准混凝土立

方体试块达到 28 天养护期后 , 测得其立方体抗压强

度为 52.6 N/mm2, 弹性模量为 41464 N/mm2。实验时

的立方体抗压强度为 60 N/mm2。

1.2 实验装置

本文实验选取的是平面框架的中柱节点, 实验装

置示意如图 2所示。为了避免实验过程中试件发生面

外失稳, 设计了一种侧向支撑装置。该装置为带垂直

推力轴承的撑板 , 在框架柱适当位置两侧各布置 1

个 , 以保证试件在荷载作用平面内的自由前后移动 ,

并限制试件发生侧向位移。柱顶设置连接件与固定在

反力墙上水平方向的 MTS液压伺服作动器连接用以

施加水平往复荷载或位移, 轴向力由 1000 kN的千斤

顶施加, 并通过 JSF2型液压伺服加载系统控制。

1.3 加载制度

实验开始时 , 先取 0.4N0~0.6 N0加卸载一次 , 以

消除装置内部初始缺陷的影响 , 再加载至 N0, 并保

持轴力恒定, 然后在柱端按照加载制度施加水平往复

荷载。

本课题组 ( 霍静思 , 2005[9]) 曾对钢管混凝土节

点的研究表明, 不同的加载制度对节点试件的力学性

能没有明显的影响。根据 ATC-24 ( 1992) [10]建议, 本

文采用位移控制加载制度 : 试件屈服前分别按照

0.25Δy、0.5Δy、0.7Δy 进行加载 ; 试件屈服后 , 采用

1Δy、1.5Δy、2.0Δy、3.0Δy、5.0Δy、7.0Δy、8.0Δy 进行加

载。每级循环的圈数也不一样 , 对于屈服前的三级 ,

每级循环 2 圈 , 对于屈服后各级 , 前面 3 级 ( 1Δy、

1.5Δy、2.0Δy) 循环 3 圈 , 其余的循环 2 圈。试件屈

服位移Δy的确定方法同文[ 9]。

1.4 测试内容

实验主要量测内容有: 柱顶端加载点水平荷载和

位移, 梁柱相对转角, 梁端曲率, 节点核心区钢管应

力, 加强环板范围内腹板、钢梁端部应力, 加强环板

应力等。所有的测试仪器由 IMP 数据采集系统自动

采集, 并与 MTS系统作动器位移进行同步采集。

2 试件的破坏特征

试件 sj-13 为全环板试件 , 实验过程中 , 当位移

加载到 5Δy时, 在第一循环, 前面钢梁 ( 受压) 上翼

缘开始出现较轻微的鼓曲, 鼓曲位置主要集中在加强

环板与钢梁过渡截面附近 , 当加载到 - 5Δy时 , 后面

钢梁 ( 受压) 上翼缘钢板开始出现鼓曲, 前面钢梁上

翼缘钢板受拉而趋于被拉平; 当加载到第二循环位移

达到 5Δy时 , 前面钢梁下翼缘钢板也开始出现鼓曲 ,

鼓曲程度与前一循环基本相同 , 此时 , 荷载开始下

降。随着加载位移的增加, 梁端截面鼓曲现象继续发

展, 且荷载继续下降。当位移达到 9Δy时 , 在环板与

钢梁过渡处截面上翼缘发生断裂, 裂缝一直发展到腹

板位置, 而且腹板部分也开始出现断裂。由于此时荷

载下降到 60%以下 , 实验停止加载。在整个实验过

程中, 垂直钢梁方向两侧的环板基本没有变形, 与钢

梁连接处的环板部分也仅限于在环板过渡处截面附近

发生鼓曲, 靠近与柱连接部分环板和环板包围范围内

腹板基本没有变形。从整个实验现象来看, 塑性铰的

位置在加强环板之外区域距柱轴线 200 mm左右的梁

截面, 表明全环板节点由于环板尺寸较大, 节点区域

强度和刚度均较大, 环板对节点区域内的腹板提供了

较大的约束 , 因此节点区域内腹板没有发生过大变

王文达等·方钢管混凝土柱-钢梁外加强环节点滞回性能的实验研究 19
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图 4 试件的破坏状态

Fig. 4 Failure mode of the specimens

形 , 破坏是典型的梁端出现塑性铰 , 破坏时塑性铰

截面除了出现断裂之外 , 腹板也出现很严重的鼓曲

变形。

分析 sj-13 试件的实验过程 , 有 3 个典型的破坏

特征点, 即前面钢梁 ( 受压) 的环板上翼缘开始出现

较轻微鼓曲时刻 ; 荷载开始下降时刻 ; 实验停机时

刻。本次实验由于各试件的轴压比和环板宽度不同 ,

在实验过程中总体破坏过程基本类似, 只是出现上述

3 个特征点所对应的加载位移不同 , 而且最后破坏现

象也不同。为了比较明确地叙述各自破坏的位置特

点, 用图 3来说明, 将节点的环板区域分为 3 个截面

区域 : 与钢梁同宽度处的交接处截面 A- A, 环板宽

度过渡处截面 B- B, 柱边缘对应的截面 C- C。

依据环板尺寸不同, 试件的破坏可分为 3类:

(1)全环板节点 sj-13 尽管实验时轴压比较大

( n=0.6) , 破坏发生在环板过渡截面与钢梁交接处即

A- A截面处 , 而且环板鼓曲严重的范围在环板尺寸

过渡范围即 A- A截面与 B- B截面之间, 而 B- B截面

与 C- C截面之间的环板基本没有变形 , A- A截面至

C- C截面范围内的腹板也没有明显变形, 可见全环板

节点承载力和刚度均较大, 环板可以将节点的力传递

到梁端 , 从而导致梁端 A- A截面出现很大的鼓曲变

形 , 最后在 A- A截面处因强度不足使得梁翼缘和腹

板出现断裂破坏, 见图 4(a)。

(2)试件 sj-21、sj-22-1、sj-22-2、sj-23-1、sj-23-2

系列 , 环板宽度为 sj-13 试件的 2/3, 其构造完全相

同, 尽管实验时柱轴压比不同, 但破坏模式和现象基

本类似, 只是轴压比较大时试件开始出现鼓曲变形所

对应的位移减小。sj-21 对应于上述 3 个破坏特征时

的加载位移分别是 3Δy、7Δy、10Δy; sj-22-1 ( sj-22-2)

对应于上述 3 个破坏特征时的加载位移分别是 5Δy、

7Δy、10Δy; sj-23-1 ( sj-23-2) 对应于上述 3 个破坏特

征时的加载位移分别是 2Δy、3Δy、8Δy。破坏时 A- A

截面至 B- B截面范围内环板、腹板及 A- A截面以外

的钢梁翼缘及腹板都有较大范围内的鼓曲变形 , 在

A- A截面与 B- B截面之间形成了塑性铰区域 , 停止

加载时未出现明显的环板或钢梁断裂裂缝, 说明此类

节点的破坏发生在钢梁与环板交接处的过渡截面, 属

于钢梁破坏 , 最终破坏状态分别如图 4(b)、(c)、(d)

所示。

(3)试件 sj-32、sj-33环板宽度为 sj-13 试件的 1/3,

其构造完全相同, 破坏模式和现象也基本类似, 轴压

比较大时试件开始出现鼓曲变形所对应的位移减小。

sj-32 对应于上述 3 个破坏特征时的加载位移分别是

3Δy、5Δy、10Δy; sj-33 对应于上述 3 个破坏特征时的

加载位移分别是 3Δy、5Δy、9Δy。破坏时 A- A截面至

C- C截面范围内的环板均发生严重鼓曲变形, 但此范

围内的腹板并没有发生变形, 主要原因是环板尺寸太

小, 不能将节点区域的力传递到腹板, 最后是在 C- C

截面上与柱连接的环板出现断裂裂缝的环板破坏, 断

裂发生在焊缝边缘的环板上。实验停止加载时在 A-

A截面未出现明显的变形, 说明此类节点的最终破坏

是由于环板宽度太小造成的环板区域破坏, 其具体破

坏状态见图 4(e)、(f)所示。

所有节点试件破坏均发生在钢梁或环板部位, 钢

管混凝土柱并没有发生破坏, 其最终钢梁局部破坏状

态照片汇总如图 4所示。图 3 钢管混凝土节点破坏截面位置示意
Fig. 3 Failure section of CFST connections
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3 实验结果与分析

3.1 水平荷载-水平位移 ( P-Δ) 曲线

实测的水平荷载-水平位移( P-Δ) 滞回曲线如图 5

所示, 其骨架曲线按照不同类别分别绘于图 6 中。其

滞回曲线和骨架曲线具有如下特点。1) 滞回曲线形状

均为饱满的梭形, 随着水平位移的加大, 滞回环越来

越饱满, 所有构件都没有明显的捏缩现象。加载到极

限荷载之后, 曲线有明显的强度退化, 但刚度退化不

明显, 说明该类节点具有很好的抗震性能。2)随着水平

位移加大, 加载时刚度逐渐退化, 主要是随着变形的

加大 , 截面的弯矩-曲率增大 , 导致钢管混凝土柱和

钢梁的屈服范围逐渐增大, 刚度也随之退化。卸载刚

度基本保持弹性, 与初始加载刚度大体相同。3) 相同

环板尺寸的节点, 轴压比较小时, 加载进入弹塑性段

后骨架曲线会经历比较长的接近水平的强化阶段, 直

到钢梁或环板屈曲严重, 才出现明显的下降段; 而轴

压比较大的试件, 随着位移的加大会越来越早地出现

下降段, 且轴压比越大荷载下降程度越大, 强化阶段

不明显, 且曲线不对称性更加明显, 表现在其反向荷

载高于正向荷载的差值加大, 说明随着轴压比的增加

钢管混凝土节点的包辛格效应更加明显。4)相同轴压比

时不同环板宽度节点承载力不同, 随着环板尺寸的减

小, 节点的水平极限承载力降低。全环板节点承载力

最大, 但和 2/3 环板试件相差不多 ( 全环板节点水平

承载力高于 2/3 环板节点约 17%( sj-23-1) 和 14%

( sj-23-2) , 高于 1/3环板节点约 32.8%) 。上述特征总体

上反映了随着轴压比增大, 节点位移延性降低的趋势。

3.2 应变分析

图 7 所示为典型试件 sj-21 的水平荷载(P) -应变

(ε)关系曲线, 其余试件与此类似。图 7(a)为梁端截面

( 环板外) 翼缘纵向应变与荷载关系 , 图 7(b)为加强

王文达等·方钢管混凝土柱-钢梁外加强环节点滞回性能的实验研究

图 5 P-Δ滞回曲线
Fig. 5 Lateral load (P) versus displacement (Δ) hysteretic curves

(e) sj-23-1 (2/3 环板 , n=0.6) (f) sj-23-2 (2/3 环板 , n=0.6) (g) sj-32 (1/3 环板 , n=0.3) (h) sj-33 (1/3 环板 , n=0.6)

(a) sj-13 (全环板 , n=0.6) (b) sj-21 (2/3 环板 , n=0.04) (c) sj-22-1 (2/3 环板 , n=0.3) (d) sj-22-2 (2/3 环板 , n=0.3)

图 6 P-Δ骨架曲线
Fig. 6 Lateral load (P) versus displacement (Δ) skeleton curves

(a) 全环板及 1/3 环板试件 (b) 2/3 环板试件 (c) 相同轴压比试件对比 (n=0.6)
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环板根部与柱连接附近位置的纵向应变与荷载关系 ,

图 7(c)为梁端截面靠近翼缘位置的腹板的纵向应变与

荷载关系。3 个位置纵向应变在试件处于弹性阶段时

均较小且保持为弹性; 当试件屈服后均进入弹塑性阶

段, 但不同位置的塑性及应变发展趋势不同: 梁端截

面尺寸较小 , 应变发展较快 , 且最终应变数值较大 ;

环板根部翼缘面积较大, 最终应变数值要小于梁端翼

缘应变 ; 梁端截面上腹板位置 , 因距离翼缘尚有

3 cm的高度 , 此位置的应力较小 , 其塑性应变发展

较为缓慢 , 且数值最小。图 7 中 , 当试件 sj-21 达到

极限状态时 , 梁端翼缘纵向应变达到 8900 με左右 ,

而环板根部纵向应变为 5000 με左右, 梁端腹板纵向

应变为 4800 με左右 , 反映了节点试件不同位置处的

应变发展规律。

图 7 典型位置 P-ε曲线 (sj-21)
Fig. 7 Lateral load (P) versus strain (ε) curves of typical position

(c)(a) (b)

3.3 节点弯矩-转角关系

图 8 给出了不同环板尺寸的 3 类试件节点弯矩

(M)-梁柱相对转角(θ)关系曲线。节点弯矩为实验施加

于柱顶轴压力 N0和水平荷载 P 在节点核心区柱端所

引起的弯矩 , 即 Mj=P(H/2- h/2)+N0(δu-δm), 其中 h 为

钢梁高度, δu为柱顶的水平位移, δm为节点核心区水

平位移。可见, 在试件屈服前 , 3 类节点弯矩与梁柱

相对转角曲线基本呈线性变化 , 而且转角基本不变 ;

试件屈服以后, 随着柱端位移的逐步增大, 梁柱相对

转角变化也很小, 只有在钢梁屈曲的后期, 其相对转

角有一些发展, 其主要原因是因为测试梁端转角的位

置处 ( 图 3 中 A- A截面轴线处) 的腹板发生了较大

的鼓曲变形所致。

各试件的初始弹性刚度如表 2所示, 可见本文节

点试件的初始弹性刚度均能满足 Hasan 等 (1998)[ 11]

对钢结构刚性节点的最小初始弹性刚度 ( 0.113×

106 kN·m/rad) 要求。

随着环板宽度的减小 , 节点的初始弹性刚度减

小; 相同环板宽度的节点, 随着轴压比的增大, 节点

刚度增大。从实验现象及图 8 来看 , 全环板和 2/3 环

板节点均为梁端出现塑性铰破坏, 因此即使在屈服以

后也能满足节点梁柱节点夹角不变的要求。而 1/3 环

板节点虽然其初始弹性刚度也满足刚性节点要求, 但

在屈服后期发生梁柱连接处环板断裂破坏, 导致后期

相对夹角变化较大。

3.4 抗震性能分析

1. 屈服及破坏荷载的确定

钢管混凝土柱- 钢梁节点的荷载- 位移曲线没有

明显的屈服点, 目前对该类结构屈服和破坏的确定尚

无统一的准则。为便于分析比较 , 参考 JGJ101—96

《 建筑抗震试验方法规程》[12] , 本文采用韩林海

节点编号 正向初始刚度 (106kN·m/rad) 反向初始刚度 (106kN·m/rad)

sj-13 2.0010 1.0016

sj-21 0.2338 0.1833

sj-22 0.2894 0.2203

sj-23 0.3624 0.2653

sj-32 0.2138 0.3284

sj-33 0.2903 0.4335

表 2 节点初始刚度
Table 2 Initial stiffness of connections

图 8 节点弯矩 (M)-梁柱相对转角 (θ) 曲线
Fig. 8 Moment of joint M versus relative rotation θcurves

(a) sj-13 (全环板, n=0.6) (b) sj-23-2 (2/3 环板, n=0.6) (c) sj-33 (1/3 环板, n=0.6)
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( 2004) [13]确定钢管混凝土柱屈服点的方法来确定钢管

混凝土节点的屈服点和屈服荷载, 对于图 9 中无明显

屈服点的钢管混凝土节点的荷载-位移骨架曲线 , 以

坐标原点 O点作 P-Δ曲线的切线与峰值荷载点的水

平线交点的位移定义为试件的屈服位移 Δy, 并由该

点作垂线与 P-Δ曲线的交点确定屈服荷载 Py。定义

P-Δ曲线最高点对应的荷载和位移分别为极限荷载

Pmax和极限位移 Δmax, 定义 Pu=0.85 Pmax为试件破坏荷

载 , 相应的位移为节点试件的破坏位移 Δu。按照上

述方法 , 由图 6 荷载-位移骨架曲线确定的节点试件

的 Py、Δy、Pmax、Δmax和 Pu、Δu, 如表 3所示。

从表 3可看出, 当环板宽度减小时, 节点的水平

承载力总体上呈下降趋势 ; 对于相同环板宽度的试

件 , 随着轴压比的增大 , 节点的屈服位移 Δy减小 ,

说明其屈服状态提前, 同时节点的极限位移Δmax和破

坏位移 Δu数值也对应减小 , 从而总体上反映了其位

移延性随轴压比增大而降低的趋势。

2. 延性和耗能指标

以柱顶水平破坏位移 Δu与屈服位移 Δy的比值定

义为层间位移延性系数 , 即: μ=Δu/Δy, 而层间位移角

θ定义为θ=arctan(Δ/H), 其中 H 为框架柱高度 ; 且以

试件的破坏时位移角 θu和屈服位移角 θy比值来定义

为层间位移角延性系数 , 即 : μθ=θu/θy, 则得到本文

试件的位移延性系数 μ和位移角延性系数 μθ汇总见

表 4。

采用 JGJ101—96《建筑抗震试验方法规程》 中能

量耗散系数 E及等效黏滞阻尼系数 he来评价试件的耗

能能力, 则试件达到破坏位移时的总耗能、滞回环的等

效黏滞阻尼系数 he和能量耗散系数 E汇总于表 4。

由表 4 可见 , 对于同组试件 , 随着轴压比的增

加, 位移延性系数和转角延性系数降低, 试件在达到

破坏位移时的总耗能减小, 反映了其能量耗散能力随

轴压比增加而降低的总体趋势 , 但能量耗散系数 E

及等效黏滞阻尼系数 he的变化趋势不是很明显, 说明

试件即使在较大轴压比下也具有良好的能量耗散能力。

图 10 给出了试件在屈服后、破坏前的各滞回环

的等效黏滞阻尼系数 he随柱顶位移加载逐级加大的

变化情况 , 即 he-Δ/Δy曲线 , 从图中可初步得出如下

规律 : 1) 对于相同构造节点 , 随着轴压比增大 , 各

位移加载级的 he 增大 , 但 he-Δ/Δy 曲线变化趋势不

同, 即达到极限状态时相对位移变小, 延性变小; 2) 不

同环板宽度试件, 随着环板尺寸减小各位移加载级的

he也减小 ; 3) 对比不同环板尺寸的试件 , 全环板试

件水平承载力最高, 但耗能和延性最低 , 而 1/3 环板

试件耗能和延性较高, 尤其延性系数最高, 其主要原

因是所有试件的钢梁均完全相同而节点的极限承载力

不同, 试件分别发生了钢梁破坏或环板区域破坏的不

同破坏模式, 试件的耗能能力主要依靠钢梁, 全环板

试件由于环板尺寸大, 因此将环板上的力传递到梁端

而使得梁端截面最后发生断裂破坏 , 荷载下降很快 ,

钢梁的耗能能力相对较低 , 延性系数相对较小 ; 而

1/3 环板试件是环板拉裂破坏 , 梁端截面翼缘及腹板

均没有明显变形, 因此其钢梁耗能能力较高, 其耗能

指标反而高于全环板试件, 尽管其转角延性系数和位

移延性系数最大 , 但其屈服位移 ( 转角) 及极限位

移、破坏位移 ( 转角) 绝对值都是最低的, 其位移变

形能力综合较低。

GB50011—2001《 建筑抗震设计规范》规定 : 对

于多高层钢结构弹性层间位移角限值 [θe]=1/300≈

0.0033, 弹塑性层间位移角限值[θp]=1/50=0.02, 本次

试验的 8个钢管混凝土节点试件的层间位移延性系数

试件
屈服状态 极限状态 破坏状态

Py(kN) Δy(mm) Pmax(kN) Δmax(mm) Pu(kN) Δu(mm)

sj-13 39.04 12.33 47.15 24 40.08 36.95

sj-21 37.43 18.35 44.46 50 37.79 81.83

sj-22-1 28.69 12.4 39.72 40 33.76 66.91

sj-22-2 32.53 10.55 41.66 34.5 35.41 57.51

sj-23-1 30.59 11.38 39.14 30 33.27 43.41

sj-23-2 32.79 10.18 40.48 28.4 34.41 46.36

sj-32 21.12 9.88 32.95 40 28.0 71.3

sj-33 22.03 7.03 31.68 24 26.93 52.09

表 3 P-Δ曲线上的特征点
Table 3 Typical points of P-Δcurves

图 9 试件屈服点的确定
Fig. 9 Determination for yield point of specimens

试件 θy(rad) θu(rad) μθ μ 耗能(kN·m) he E

sj-13 0.0117 0.0352 3.01 3.00 18.73 0.5002 3.1409

sj-21 0.0175 0.0779 4.45 4.46 32.25 0.3576 2.2454

sj-22-1 0.0118 0.0637 5.40 5.40 38.56 0.4680 2.9387

sj-22-2 0.0100 0.0548 5.48 5.45 41.37 0.4375 2.7475

sj-23-1 0.0108 0.0413 3.82 3.81 30.77 0.4390 2.7570

sj-23-2 0.0097 0.0442 4.56 4.55 29.08 0.4726 2.9680

sj-32 0.0094 0.0679 7.22 7.22 46.34 0.5008 3.1453

sj-33 0.0067 0.0496 7.40 7.41 30.7 0.5539 3.4780

表 4 试件延性及耗能
Table 4 Ductility and energy dissipation
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μ=3.00~7.41, 弹性极限位移角 θy≈2.03[θe]~5.30[θe],

弹塑性极限位移角 θu≈1.78[θp]~3.90[θp], 等效黏滞阻

尼系数 he=0.3576~0.5339, 能量耗散系数 E=2.2454~

3.4780, 均满足抗震设计要求。上述节点试件按其滞

回曲线分析得出的指标总体上均满足抗震设计要求。

3. 强度退化

结构的强度退化可用同级荷载强度退化系数 l i
( 或称荷载降低系数, JGJ101—96 [12]) 来表示, 即等

于同一级加载各次循环所得峰值荷载与该级第一次循

环所得峰值荷载的比值 , 图 11(a)、(b)为试件的同级

荷载退化系数 l i随加载位移 ( Δ/Δy) 的变化情况, 可

见, 所有试件在屈服后直至钢梁屈曲前, 同级荷载退

化很不明显, 有的甚至还略有提高; 只有钢梁完全屈

曲并在加载位移很大的实验后期, 才出现同级荷载降

低, 但降低幅度较小。

引入总体强度退化系数 l j 来反映试件整体强度

随加载位移增大的下降程度, 定义其为每一级加载位

移循环中的峰值荷载 Pj与试件极限荷载 Pmax之比, 即

l j=Pj/Pmax。图 11(c)、(d)为试件总体荷载退化系数 l j随

加载位移 ( Δ/Δy) 的变化情况 , 并与试件破坏荷载

( Pu=0.85 Pmax) 对应的 0.85 和 - 0.85 水平线进行了比

较 , 从图中可见 , 试件在屈服后都有较长的水平段 ,

说明不会很快丧失承载能力, 即使达到破坏荷载后仍

能继续承受荷载。试件的总体强度退化只有在位移加

载级别 Δ/Δy=4 之后才比较明显 , 但退化趋势仍比较

平缓, 说明其屈服及破坏阶段延性较好。从图中还可

看出各主要试验参数对荷载退化系数 l j 的影响 : 对

于同组试件, 随着轴压比的增加, 在加载后期强度下

降程度加快, 可见轴压比是影响节点试件强度退化程

度的主要因素。

4. 刚度退化

节点的刚度退化可以用其同级变形下的环线刚

度来反映。定义环线刚度为 ( 唐九如 , 1989) [14] :

Kj=
n

i = 1
!P ij

n

i = 1
!u ij , 其中 Kj为环线刚度, 单位为 kN/m;

P ij为位移加载级别Δ/Δy=j时, 第 i 次加载循环的峰值

点荷载值; u ij为位移加载级别Δ/Δy=j时 , 第 i 次加载

循环的峰值点变形值; n为循环次数。

图 12为试件环线刚度 Kj随位移加载级别 ( Δ/Δy)

变化的曲线。从图中环线刚度变化趋势可见 : 1) 轴

压比对环线刚度曲线变化趋势影响较大, 对于相同环

板尺寸试件 , 随着轴压比的增加 , 环线刚度数值变

大, 但在屈服以后的加载后期曲线变陡, 环线刚度下

降趋势加快 , 例如当位移加载级别 Δ/Δy=6 时 , sj-21

环线刚度退化范围为 1907~192 kN/m, sj-22-2在

3944~1054 kN/m范围退化, sj-23-2 在 4268~572 kN/m

范围退化; 2) 环板宽度对环线刚度的影响不明显。

4 环板宽度计算探讨

外加强环板式节点当环板传递钢梁拉力到钢管混

凝土柱时, 部分钢管与环板共同工作, 使得环板的截

面形成横 T字形, 如图 13所示。

规程 DBJ13—51—2003 引用了日本建筑学会规

范 AIJ ( 1997) [15]计算方钢管混凝土加强环板节点的

计算公式。AIJ ( 1997) 对外环板节点中钢管壁参加

节点整体工作的有效宽度 be的推导是基于弹性薄壳

理论得到的。钟善桐 ( 1994) [16]基于弹性地基梁理论

图 10 he-Δ/Δy变化曲线
Fig. 10 he-Δ/Δy curves

(a) (b)

(a) (b)

图 12 刚度退化曲线
Fig. 12 Stiffness degradation curves

(a)同级强度退化曲线(全环板及 1/3 环板) (b)同级强度退化曲线(2/3 环板)

l

l

l

Δ/Δ

l

l

l

Δ/Δ

图 11 强度退化曲线
Fig.11 Strength deter ioration curves

(d)总体强度退化曲线(2/3 环板)(c)总体强度退化曲线(全环板及 1/3 环板)
Δ/Δ

l

l

l

Δ/Δ

l

l
l

24



··第 39卷 第 9期 ·· ·· ··

1—管壁; 2—加强环板

图 13 钢管混凝土柱肢管壁的有效宽度
Fig. 13 Effective width of steel tube in CFST columns

推导得到外加强环板节点的此有效宽度 be如下:

be=5.50 rct3
4
! +t1 (1)

式中 : rc 为钢管内半径 ; t 为钢管壁厚 ; t1 为环板厚

度, 如图 13。

截面的含钢率αs可变换表达如下:

αs=
As
Ac
= 2t
rc
+( t
rc
) 2 (2)

式中: As及 Ac分别为柱截面中钢管及混凝土的面积。

对于钢管混凝土柱截面 , 式(2)中第二项可以忽

略 , 将式(2)带入式(1), 得到:

be=5.50 rct3
4
! +t1=5.50t 2/αs

4
! +t1 (3)

工程中常用的含钢率范围为αs=0.05~0.2, 则:

be=(9.779~13.833)t+t1 (4)

则对于本文采用的环板构造方式的加强环板宽度

可依据下式确定:

N≤2bt1f1+2bet f (5)

式(5)中 N为环板在梁方向所受拉力 , f及 f1分别

为钢管和环板钢材的抗拉强度设计值 , 其余参数同

上。由于分别有两侧的环板和钢管有效截面参加了工

作, 上式中右边都有系数 2, 且两部分相加即可。取

其极限状态, 利用式(5)计算得到的本文实验试件环板

宽度 b=37.37 mm。

式(5)计算结果与 DBJ13—51—2003 及 AIJ( 1997)

公式计算结果 b=60 mm进行比较 , 可见本文采用规

程环板宽度的 2/3 时满足上述公式 , 因此将现有规程

的环板宽度缩减到其 2/3 ( 即 b=40 mm) 是合理和可

行的。

5 结 论

在本文实验参数范围内可初步得到以下结论:

(1) 不同环板宽度的方钢管混凝土柱-钢梁外加强

环板节点的荷载-位移滞回曲线较为饱满 , 没有明显

的捏缩现象, 刚度和强度退化不明显。

(2) 本次实验试件的层间位移延性系数μ=3.00~7.41,

弹性极限位移角 θy≈2.03[θe]~5.30[θe], 弹塑性极限位

移角θu≈1.78[θp]~3.90[θp], 等效黏滞阻尼系数 he=0.3576~

0.5339, 能量耗散系数 E=2.2454~3.4780, 试件都具

有良好的抗震性能。

(3) 轴压比和环板宽度是影响方钢管混凝土节点

力学性能的主要因素。随着轴压比增大节点水平极限

承载力下降, 屈服状态提前, 耗能能力和位移延性均

降低。随着环板宽度减小节点水平极限承载力降低 ,

全环板节点高于 2/3 环板节点 17%, 高于 1/3 环板节

点 32.8%, 破坏模式也发生了变化, 由钢梁破坏逐渐

变为节点环板破坏。

(4) 当采用规程 DBJ13—51—2003 设计方钢管混

凝土节点时, 采用其 2/3 宽度的外加强环板节点能满

足结构抗震设计的承载力及刚度等要求。

致谢: 本文实验工作还得到福建永盛钢构工程安

装有限公司和浙江精工钢结构有限公司的帮助。
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( 2) 大部分控制截面的内力都由于力平衡关系而

相互约束, 中跨梁的端部剪力在升温过程中始终保持

不变, 这些都进一步表明了本文所编制的框架结构高

温反应分析程序的正确性。

( 3) 升温过程中框架柱的轴向压力基本保持不

变; 框架梁的轴向压力和梁端弯矩变化剧烈, 成为影

响框架结构其他控制截面内力变化的主要因素之一。

( 4) 当柱轴压比不变时 , 随着梁柱线刚度比增

大, 梁的轴向压力增大; 梁柱线刚度比不变时 , 梁的

轴向压力随着柱轴压比的增大而增大 ; 升温过程中 ,

由于约束差异, 中跨梁的轴向压力始终比边跨梁的轴

向压力要大。

( 5) 边跨梁和中跨梁的梁端弯矩的变化规律在升

温过程中类似, 其在原来初弯矩的基础上先增大后减

小的变化规律主要是由于梁端截面上的附加压应力分

布的变化所导致的。

( 6) 本文程序采用的结构分析模型是平面杆系有

限元模型, 由于此局限性, 暂未考虑楼板和墙体的温

度场及应力场对框架结构内力重分布的影响, 对此尚

有待进一步深入研究。
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