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基于新型侧板加强型组合节点宏观模型的
框架抗震性能
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2. 石家庄铁道大学土木工程学院, 石家庄 050043)

摘　 要　 为实现对新型侧板加强型连接组合节点的高效分析,提出梁-柱-板组合节点宏观力学模型,确定楼板与钢梁连接的

最优实现方法,验证了组合节点宏观模型的准确性和可靠性。 建立 6 层 3 跨的传统侧板加强型梁柱连接节点框架模型

(TSP)、新型侧板加强型梁柱连接节点框架模型(FBSP)和新型侧板加强型梁柱连接组合节点框架模型(CJ-FBSP),对 3 种考

虑实际节点性能的框架模型开展了弹塑性时程分析,获得不同框架模型在地震波作用下的顶点位移时程曲线、层间位移角、
塑性耗能及塑性铰分布等。 结果表明:根据所提的弹簧刚度计算方法,可以很好地模拟 TSP 和 FBSP 裸钢梁节点的性能;同
时,考虑栓钉剪切滑移和抗拔性能的连接方法,可准确地模拟组合节点的受力性能;3 种节点框架模型的层间位移角均未超过

规范限值(1 / 50);FBSP 框架模型的最大层间位移角小于 TSP 框架模型但大于 CJ-FBSP 框架模型,且塑性耗能能力最强;
CJ-FBSP框架由于有楼板的加强作用,塑性铰出铰率最小,塑性耗能能力较弱。
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Seismic Performance of Frame Based on the Macro Model of Composite
Joints with Novel Side-plate Reinforced Connections

XIONG Qing-qing1,2, ZHOU Xiao-lin2, ZHANG Wang1,2∗, WU Wen-bo2, LIU Ao-hua2

(1. Ministry of Education Key Laboratory of Road and Railway Engineering Safety, Shijiazhuang 050043, China;
2. School of Civil Engineering, Shijiazhuang Tiedao University, Shijiazhuang 050043, China)

[Abstract]　 To realize the efficient analysis of composite joints with novel side-plate reinforced connections, a macro model of beam-
column-slab composite joint was proposed. The optimal realization method of the connection between floor and steel beam was
determined. The accuracy and reliability of the macro model was verified. Furthermore, a beam-column joint frame model with
traditional side-plate reinforced connections ( TSP), a beam-column joint frame model with novel side-plate reinforced connections
(FBSP), and a composite joint frame model with novel side-plate reinforced connections (CJ-FBSP) were established. Elastic-plastic
time-history analysis was conducted on three frame models considering the joint performance. The top point lateral displacement, inter-
story drift angle, plastic energy dissipation, and plastic hinge distribution of different frame models under seismic waves were obtained.
The results show that the performance of TSP and FBSP joints can be well simulated according to the spring stiffness calculation
method. At the same time, the connection method considering the shear slip and pull-out performance of studs can precisely simulate
the mechanical performance of composite joints. The inter-story drift angle of the three joint frame models do not exceed the
specification limit (1 / 50). The maximum inter-story drift angle of FBSP frame model is smaller than that of TSP frame model but larger
than that of CJ-FBSP frame model, and the plastic energy dissipation capacity is the best. Due to the strengthening effect of the floor,
the plastic hinge rate of CJ-FBSP frame model is the smallest but the plastic energy dissipation capacity is weak.
[Keywords]　 composite joint with novel side-plate reinforced connections; macro model; inter-story drift angle; elastic-plastic time-
history analysis
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　 　 当前,侧板加强型连接节点凭借着其传力路径
明确、承载力高以及可使梁端塑性铰外移等优点在
装配式钢结构建筑中得到了广泛应用。 但传统侧
板加强型节点在应力集中和残余应力的影响下,侧
板端部常发生延性断裂,对节点抗震性能产生不利
影响[1]。 文献[2]在传统侧板加强型连接节点的基

础上,提出了新型侧板加强型连接组合节点,并得
到不同节点构造及楼板作用下的抗震性能结果。
根据 Design of Steel Structures: Part 1-8: Design of
Joints(EN 1993-1-8) [3],钢结构中梁柱节点均可以根

据初始转动刚度 Kj和边界条件 EIb / lb的比值(E 为弹

性模量;Ib为惯性矩;lb为梁长),实现对节点刚度类型
的定义,以此可进一步简化结构分析中对梁柱连接性
能的影响,但忽略节点实际构造往往不能准确反映结

构的抗震性能[4]。 考虑到节点核心区和节点外部连

接域对梁柱节点变形和承载力的贡献会随着节点构
造的特异性发生变化,因此有必要在框架结构中实现
对侧板加强型节点实际性能的考虑。

当前,对于节点核心区变形的研究, Ernwsto
等[5]通过在梁柱单元之间设置零长度的旋转弹簧

来模拟节点核心区的非线性变形,但该方法忽略了
轴力对核心区的影响,不能很好地反映节点核心区

的变形。 Li 等[6] 根据钢管混凝土核心区剪力-剪切

变形关系提出了斜压杆式节点模型,节点模型变形
分为核心区变形和外部连接域变形。 王伟等[7] 在

斜压杆式节点模型的基础上,通过增设两个轴向弹
簧和一个等效转动弹簧来实现模拟梁柱栓焊节点

连接构造的变形。 Han 等[8]采用刚性杆和旋转弹簧
来模拟铸钢节点连接件,又在梁端塑性铰区域引入
零长度转动弹簧和轴向变形弹簧以模拟梁端弯矩
以及轴力的联合作用。

楼板同样对框架结构中的梁柱节点性能产生
影响,为了实现对考虑实际节点性能的组合框架的
高效分析,Rassati 等[9]提出了一种可反映楼板与钢

梁之间局部相互作用的组合节点模型,但该模型并
未考虑组合梁中栓钉连接件的作用且弹簧数目过
多、参数确定较为复杂。 为模拟钢梁和楼板之间抗
剪连接件,Zhao 等[10] 采用非线性轴向弹簧将钢梁

(纤维梁单元)和楼板(壳单元)连接,但该模型对于
不同梁长的构件,需重新定义非线性轴向弹簧刚
度。 因此,有学者通过非线性连接件模拟组合梁实
际抗剪连接的性能,Li 等[6] 提出了在楼板与钢梁间

通过刚性杆连接的组合节点模型,但该方法会增大

组合梁截面刚度。 Zheng 等[11] 在楼板与钢梁间采
用连接器模拟栓钉的作用,并在水平方向定义了栓
钉与混凝土之间的剪切-滑移关系,较好反映了组合

梁的受力性能。
现基于新型侧板加强型节点构造,采用组件法

建立组合节点的宏观力学分析模型,给出各部分弹
簧刚度的使用计算方法,对比楼板与钢梁不同连接

方式对有限元结果的影响。 在此基础上,建立考虑
梁柱节点非弹性变形的纯框架和组合框架模型,通
过对采用传统侧板加强型连接节点、新型侧板加强

型连接节点和新型侧板加强型连接组合节点的框
架模型开展动力时程分析,对比了顶层位移时程曲
线、层间位移角、破坏机制及塑性耗能结果,最终可

为采用新侧板加强型连接节点的框架抗震性能设
计提供理论依据。

1　 试验介绍

1. 1　 节点设计

Zhang 等[2]对新型侧板加强型梁柱连接节点框

架模型(FBSP)和新型侧板加强型梁柱连接组合节
点框架模型(CJ-FBSP)试件分别开展了拟静力试验
研究,如图 1 所示。 试件构造图及详细尺寸如图 2
和图 3 所示,压型钢板组合楼板尺寸如图 4 所示。
矩形钢管混凝土柱截面尺寸为 400 mm (长) ×
150 mm(宽) × 10 mm(厚),高度为 3 000 mm,H 型

钢梁截面尺寸为 HN 300 mm(梁高) × 150 mm(翼
缘宽) × 6. 5 mm(腹板厚) × 9 mm(翼缘厚),长度
1 700 mm。 组合楼板截面尺寸为 600 mm(长) ×
100 mm(宽)。 钢材材料性能如表 1 所示,试验中测

得混凝土立方体抗压强度平均值 fcu = 50. 9 MPa。
1. 2　 破坏现象及荷载-位移曲线

若不考虑钢梁失稳, FBSP 试件在距柱翼缘
315 mm位置处发生塑性铰破坏,如图 5 所示。 而

图 1　 试验加载装置示意图

Fig. 1　 Schematic diagram of experimental loading device
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图 2　 新型侧板加强型组合节点构造图

Fig. 2　 Details of composite joint with novel side-plate
reinforced connection

图 3　 组合节点详细尺寸图

Fig. 3　 Dimensions of composite joint

图 4　 组合梁截面图

Fig. 4　 Details of composite beam cross-section

TSP 试件在钢梁翼缘上下连接板位置发生开裂[1]。
在正弯矩作用下,CJ-FBSP 试件在靠近柱翼缘附近
的混凝土被压碎,下翼缘与盖板角焊缝完全开裂。
而在负弯矩作用下,楼板与钢管分离,组合楼板混
凝土表面出现纵横向裂缝,两侧钢梁的下翼缘在距
柱翼缘 315 mm 处出现屈曲变形,如图 6 所示。

表 1　 钢材的力学性能

Table 1　 Mechanical properties of steel
取样位置 t / mm Φ / mm fy / MPa fu / MPa

钢管 10. 0 — 375. 5 560. 6
盖板 12. 0 — 376. 5 554. 1
侧板 12. 0 — 376. 5 554. 1

剪切板 12. 0 — 376. 5 554. 1
梁腹板 6. 5 — 361. 9 530. 3
梁翼缘 9. 0 — 340. 0 534. 4

压型钢板 1. 0 — 324. 0 381. 0
纵向钢筋 — 10 455. 0 595. 0
横向钢筋 — 6 445. 0 635. 0

栓钉 — 19 398. 0 529. 0

　 注:t 为厚度;Φ 为直径;fy为屈服强度;fu为极限强度。

图 5　 FBSP 试件破坏图

Fig. 5　 Failure modes of Specimen FBSP

图 6　 CJ-FBSP 试件破坏图

Fig. 6　 Failure modes of Specimen CJ-FBSP

　 　 图 7 为裸钢梁节点和组合节点的荷载-位移曲
线。 可以看出,FBSP 节点正向加载时,钢梁发生失
稳,正向发展曲线并不饱满;TSP 节点由于连接板开
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图 7　 滞回曲线对比图

Fig. 7　 Comparison of hysteresis curves

裂,节点刚度下降、承载力降低。 而 CJ-FBSP 节点由
于楼板对钢梁有较强的面外约束作用,未发生失
稳,滞回曲线饱满,但正、负向承载力存在明显差异。

2　 梁柱组合节点宏观模型建立方法

为了得到新型侧板加强型组合节点的宏观力
学模型,将裸钢梁节点划分为节点核心区以及外部
连接域两部分。 其中,节点核心区的四周可假定为
铰接的刚体杆,并通过对角弹簧连接,以模拟节点
核心区的抗剪刚度和承载力。 而外部连接域的拉
压区(盖板及侧板)和剪切区(钢梁腹板和剪切板)
分别通过水平轴向变形弹簧和剪切变形弹簧模拟。
处于组合楼板高度之间的钢管混凝土柱,由于有楼
板的约束,其刚度很大,变形可忽略不计,故该段采
用刚域进行模拟[6]。 钢管混凝土柱与节点核心区,
钢梁端部与节点核心区刚性杆均为刚性连接,楼板
与钢梁之间通过连接件相连,最终构建的组合节点
宏观模型如图 8 所示。

图 8　 组合节点宏观模型

Fig. 8　 Macro model of composite joint

2. 1　 弹簧刚度的确定
2. 1. 1　 拉压区弹簧刚度的计算

组合节点外部连接域可采用弹簧 Stc模拟梁上

下翼缘盖板和侧板的受力及变形情况。 可将盖板

及侧板的轴向变形弹簧 Stc简化为 a 区变形弹簧 Sa

和 b 区变形弹簧 Sb两个串联的弹簧,如图 9 所示。
轴向变形弹簧 Sa和 Sb的伸长量分别为 a 区盖板组
件和 b 区盖板和侧板的组合形心位置的伸长量,通
过胡克定律求得两部分的弹簧刚度 Ka和 Kb及总弹
簧刚度 K tc,如式(1) ~式(3)所示。

Ka =
4Iz1ApEs

4( lp - lsp) Iz1 + ( tp + tf) 2( lp - lsp)Ap

(1)

Kb =
Es(Ap + 2Asp) Iz2

lspIz2 + s2 lsp(Ap + 2Asp)
(2)

K tc =
KaKb

Ka + Kb
(3)

式中:Es为钢材的弹性模量; tp为盖板的厚度,mm;
Ap为盖板的面积,mm2;lp为盖板的长度,mm;lsp为侧

板组件的长度,mm;Asp为侧板组件的面积,mm2;tf为
钢梁翼元的厚度,mm;s 为盖板距离盖板和两块侧
板组合截面形心的距离,mm;Iz1为盖板截面绕钢梁
翼缘中心的惯性矩;Iz2为盖板截面对盖板和两块侧
板组合截面形心的惯性矩。

Fe为钢梁翼缘传递而来的拉力;hsp为侧板宽度

图 9　 拉压区弹簧布置图

Fig. 9　 Springs layout of tension and compression zones

2. 1. 2　 剪切区弹簧刚度

弹簧 Scr模拟钢梁腹板与剪切板的受剪情况,腹
板剪切弹簧的刚度 Kcr主要由 6 个摩擦型高强螺栓
控制(图 10),且摩擦型高强螺栓在摩擦传力阶段,
相对位移量 Δd 一般不超过 0. 2 mm[12],腹板剪切弹

簧的刚度可根据式(4)计算。

Kcr =
6knfμP

Δd (4)

式(4)中:k 为高强螺栓摩擦型螺栓连接的孔型系

数;μ 为抗滑移系数;nf为传力摩擦面数量;P 为高强

螺栓的预紧力。
2. 1. 3　 节点核心区变形弹簧

节点核心区上下翼缘位置的变形叠加了弯曲

变形和剪切变形两部分,如图 11 所示。 由弯矩和剪

力在上下翼缘处所产生的位移 Δl1 和 Δl2 均可通过

图乘法求得,结果如式 (5) 和式 (6) 所示。 弹簧
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图 10　 剪切区弹簧布置图

Fig. 10　 Spring layout of shear zone

图 11　 节点核心区变形示意图

Fig. 11　 Schematic diagram of deformation in panel zone

Sca的伸长量 2 (Δl1 + Δl2 ) cosθ 和弹簧所受的拉力
Fs / cosθ 均可通过几何关系得到(θ 为图 11 中的角
度),最终,节点核心区变形弹簧 Kca的刚度见式(7)。

Δl1 =
Fs (h0 + tp) 2 l2u
6EcbIcb( ld + lu)

(5)

Δl2 =
Fs ( l2d - l2u) 2 lu
GcbAcb ( ld + lu) 2 (6)

Kca =
(Bca - ts)2 + (h0 + tp)2

2 (Bca - ts)2 (ld - lu)2l2u
6EcbIcb(ld + lu)

+
(ld - lu)lu

GcbAcb(ld + lu)
[ ]

(7)
式中:Δl1和 Δl2分别为由弯矩和剪力在上下翼缘处
所产生的位移;lu、ld分别为节点核心区上侧距离上
柱和下柱反弯点的距离,mm;Bca为钢管内混凝土宽
度,mm;ts为矩形钢管壁厚,mm;h0 为剪切板高度,
mm;Ecb、Icb、Gcb、Acb分别为与钢梁共平面的钢管混
凝土组合柱的组合弹性模量、惯性矩、组合剪切模
量和面积;tp为盖板的厚度,mm。
2. 2　 组合楼板的模拟

为实现对压型钢板组合楼板的准确高效分析,本
文采用梁单元对组合楼板进行模拟。 组合楼板内的
钢筋可通过与钢筋直径相同的纤维单元进行模拟。
参照组合楼板内钢筋的建模方法,压型钢板可分割为

若干个直径为压型钢板厚度的纤维单元,之后将纤维
单元插入梁单元的对应位置,如图 12 所示。

图 12　 组合楼板的纤维梁单元截面图

Fig. 12　 Fiber beam element cross-section of
composite floor

2. 3　 连接件的建立
栓钉作为组合梁中的重要连接部件,对组合梁

的性能影响较大[13]。 分别采用梁单元、刚性杆以及
非线性连接器 3 种方法来模拟栓钉,其中梁单元方
法与刚性杆方法均不考虑栓钉与混凝土之间的粘
结滑移。 梁单元方法中栓钉为 B31 单元,下部与钢
梁之间采用刚性连接,而上部与组合楼板使用铰接
连接[11]。 刚性杆方法是将栓钉设置为刚体单元,上
下端边界条件与梁单元方法相同。 非线性连接器
方法即约束栓钉上下端的转角位移(UR1、UR2 和
UR3),试验中栓钉并未发生竖向的破坏且楼板与钢
梁并未发生明显的相对位移,因此竖向位移(U2)定
义为线性关系以模拟栓钉的抗拔作用[14],见式(8)。

Ks =
Ts

ds
=

fusAs

ds
(8)

式(8)中:Ks为竖向刚度;Ts为栓钉抗拔承载力,N;
fus为栓钉抗拉强度,MPa;As 为栓钉杆截面面积,
mm2;ds为栓钉伸长量,通常取 0. 3 mm。

水平方向的 U1 和 U3 的剪力-剪切滑移关系可
表示为[15]

Fsh = Fsh,u (1 - e -nδ)m (9)
式(9)中:Fsh 为栓钉承受的剪力,N; δ 为滑移值,
mm;Fsh,u为栓钉的极限抗剪承载力,mm;m 和 n 分
别取 0. 558 和 1。

3　 有限元结果分析

矩形钢管柱内混凝土和楼板内混凝土的受压
本构模型分别采用 Li 等[6] 所提出的约束混凝土受
压本构模型和《混凝土结构设计规范》(GB 50010—
2010) [16]给出的非约束混凝土受压本构模型。 另
外,混凝土的受拉本构模型采用沈聚敏等[17] 给出的
本构模型,如图 13 所示。 混凝土损伤采用《混凝土
结构设计规范》 (GB 50010—2010) [16] 所提出的混
凝土损伤模型。 钢材、钢筋的本构模型分别采用汪
训流等[18]提出的有屈服平台的钢材本构模型和钢
筋本构模型(图 14)。
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fc,r、ft,r分别为混凝土单轴抗压、抗拉强度;εc,r、εt,r分别为

混凝土单轴抗压强度、单轴抗拉强度相对应的混凝土峰

值应变;fc,rCFST、ft,rCFST分别为约束混凝土单轴抗压、抗拉

强度;εc,rCFST、εt,rCFST分别为约束混凝土单轴抗压强度、单

轴抗拉强度相对应的混凝土峰值应变

图 13　 混凝土的应力-应变关系曲线

Fig. 13　 Stress-strain curves of concrete

通过对裸钢梁节点 FBSP 和 TSP 节点有限元模

型梁端施加大小相等、方向相反的循环往复荷载,
有限元和试验的滞回曲线对比如图 15 所示。 传统

侧板加强型梁柱连接节点宏观模型弹簧刚度的计

算方法与新型侧板加强型梁柱连接节点相同,只是

在计算侧板拉压区弹簧刚度时采用轴心受拉或受

压板件计算。 可以看出,有限元曲线与试验曲线吻

合较好,说明各部分弹簧刚度的计算是准确的。 进

一步地,3 种不同连接方法的组合节点宏观力学模

型模拟结果如图 16 所示。 由于梁单元连接模型中

并未考虑栓钉与混凝土之间的剪切滑移,滞回曲线

正负向承载力并无较大差异。 刚性杆连接模型通

过刚性杆传递楼板与钢梁之间的剪力,但该连接件

将二者紧密结合,使其组合截面刚度大于实际截面

刚度,从而导致节点初始承载力过大,楼板中的混

凝土过早破坏。 而考虑栓钉与混凝土之间剪切滑

移的连接器连接模型模拟结果与试验结果吻合最

好。 在组合梁受力过程中,连接器承担着钢梁和混

fy和 εy分别为钢材的屈服强度和屈服应变;k1 为钢材的

强化段起点应变与屈服应变的比值;k2为钢材峰值应变

与屈服应变比值;k3为钢材峰值应力与屈服强度比值

图 14　 钢的应力-应变关系曲线

Fig. 14　 Stress-strain relationship curve of steel

凝土接触面的纵向剪力和法向拉拔力的作用,以防
止钢梁与组合楼板界面之间发生切向滑移和法向
分离,较好地模拟了栓钉连接件的作用。

4　 框架模型分析

4. 1　 算例模型
依据《矩形钢管混凝土结构技术规程》 (CECS

159—2004) [19]设计了一个 6 层 4 × 3 跨矩形钢管混
凝土框架结构。 结构设计使用年限为 50 年,结构安
全等级为二级,抗震设防类别为标准设防类 (丙
类),抗震设防烈度为 8 度,设计基本加速度值为
0. 2g(g 为重力加速度),场地类别为Ⅱ类,设置地震
分组为第二组,场地特征周期为 0. 4 s,罕遇地震作
用下结构阻尼比为 0. 05。

从中选取一榀平面框架作为分析研究对象,并
根据节点的不同建立传统侧板加强型节点框架模
型(TSP 模型),新型侧板加强型节点框架模型(FB-
SP 模型)和新型侧板加强型组合节点框架模型(CJ-
FBSP 模型),考虑节点实际性能的单榀框架立面图

如图 17 所示。
依据《建筑结构荷载规范》(GB 50009—2012)[20],

框架模型中楼面恒载与活载分别为 4. 5 kN / m2 和

2. 5 kN / m2,屋面恒载与活载分别为 5 kN / m2 和
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图 15　 裸钢梁节点滞回曲线对比

Fig. 15　 Comparison of hysteretic curves of bare steel
beam joints

0. 5 kN / m2,走廊恒载活载分别为 4. 5 kN / m2 和
3. 5 kN / m2,内墙外墙自重分别为4 kN / m 和5 kN / m。
竖向荷载分布简图如图 18 所示。

根据场地信息得到符合规定的标准反应谱,之
后选取 10 条符合要求的天然地震波,采用“双频段
选波法”对所选的地震波进行二次筛选,将地震波
反应谱与标准反应谱在平台段和结构基本自振周
期附近的误差控制在 15%以内,挑选出误差较小的
3 条地震波 ( RSN554、 RSN2290 和 RSN2951 ),如
图 19所 示。 最 后, 根 据 《 建 筑 抗 震 设 计 规 范 》
(GB 50011—2016) [21]中设计反应谱对应的最大加
速度对所选取的地震波进行整体放大或缩小即得
到所需的地震波。 将所选地震波峰值加速度调整
至 4 000 mm / s2。
4. 2　 顶层位移时程曲线

3 个框架模型在罕遇地震作用下的顶层位移时
程曲线如图 20 所示,最大位移如表 2 所示。 可以看
出,FBSP 模型最大顶点位移小于 TSP 模型,但 FBSP
模型的整体刚度较 TSP 模型偏小。 CJ-FBSP 模型顶
点最大位移普遍小于 FBSP 模型,两者最大位移相
差较大。 TSP 模型和 FBSP 模型在地震波作用初期

图 16　 组合节点荷载-位移曲线

Fig. 16　 Load-displacement curves of composite joints
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图 17　 考虑节点性能的框架立面图

Fig. 17　 Frame facade considering joint performance

图 18　 竖向荷载分布图

Fig. 18　 Distribution of vertical load

图 19　 地震波反应谱对比图

Fig. 19　 Comparison of seismic wave response spectrum

图 20　 顶点位移时程曲线

Fig. 20　 Time curves of top point lateral displacement

位移时程曲线相接近,但在作用中后期曲线有较大
差距。 这是由于在地震波作用初期,两类节点模型均
处于弹性阶段,并未发生较大变形,随着地震波强度
的增大,两种框架节点发生非线性变形,而 FBSP 模
型节点刚度较小,地震动作用下位移较大。 在地震波
作用后期,TSP 模型节点发生损坏,进而使框架模型
整体刚度下降,导致顶层位移较大。 CJ-FBSP 模型顶
点位移较 FBSP 模型整体偏小,说明楼板的存在增大
了节点的刚度,进而提高了框架的抗侧刚度。
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表 2　 顶点最大位移值及最大层间位移角

Table 2　 The maximum top point displacement and
maximum inter-story drift angle

框架类型
最大层间位移 / mm 最大层间位移角 / 10 - 2 rad

RSN554 RSN2290 RSN2951 RSN554 RSN2290 RSN2951
TSP 151. 13 213. 52 169. 67 1. 22 1. 97 1. 39
FBSP 148. 36 193. 73 164. 78 1. 10 1. 56 1. 22

CJ-FBSP 94. 35 163. 92 153. 43 0. 91 1. 30 1. 14

4. 3　 层间位移角
图 21 为 3 种节点模型框架的层间位移角分布。

3 种节点框架模型最大层间位移角均出现在第二层
和第三层。 在罕遇地震作用下,3 种节点框架模型
最大层间位移角均未超过规范限值 1 / 50,满足《建
筑抗震设计规范》(GB 50009—2016) [21] 要求。 TSP
模型中节点的拉压区弹簧刚度大于 FBSP 节点,但
承载力及变形能力均弱于 FBSP 节点[1],在强震作
用下,第二、三层的梁柱节点发生破坏,楼层的刚度
变小,使得层间位移角大于 FBSP 模型。

由表 2 可知,在地震波 RSN554 作用下,FBSP
模型层间位移角较 TSP 模型和 CJ-FBSP 模型分别
相差了 - 9. 8% 、 + 20. 8% ;在地震波 RSN2290 作用
下,FBSP 模型层间位移角较 TSP 模型和 CJ-FBSP 模
型分 别 相 差 了 - 20. 8% 、 + 20. 0% ; 在 地 震 波
RSN2951 作用下,FBSP 模型层间位移角较 TSP 模
型和 CJ-FBSP 模型分别相差了 - 12. 2% 、 + 7. 0% 。
可以看出,楼板可显著增加梁柱组合节点的刚度,
使 CJ-FBSP 模型层间位移角普遍小于 FBSP 模型。
结合顶层位移时程曲线对比 TSP 模型和 FBSP 模型
可知,FBSP 节点抗震性能优于 TSP 节点,节点外部
连接域的构造会对框架结构的层间位移角产生较
大影响。
4. 4　 破坏机制及塑性耗能

图 22 为 3 种节点框架模型在罕遇地震作用下
的塑性铰发展及分布情况,其中灰色阴影代表塑性
铰,红色数字代表塑性铰的形成顺序。 从塑性铰的
分布来看,3 种节点框架模型梁端及柱端均产生塑
性铰,但主要以梁端塑性铰为主,符合“强柱弱梁”
的规范标准。 从塑性铰的数量来说,层间位移角较
大的楼层,其塑性铰的数量也较多。 CJ-FBSP 模型
塑性铰数量少于 TSP 模型以及 FBSP 模型,这是由
于楼板的作用,框架的节点承载力和梁柱线刚度增
大,使得框架变形减小,且组合梁截面的受弯承载
力较裸钢梁截面的受弯承载力偏大(图 7),从而使
塑性铰数量减少。

图 23 为 3 种框架在不同强度地震波作用下的
塑性耗能能力。 可以看出,TSP 模型的总塑性耗能
能力较 FBSP 模型减小了 33. 9% ,其主要原因是

图 21　 层间位移角分布

Fig. 21　 Distribution of inter-story drift angle

TSP 节点在强震作用下发生破坏,导致其塑性耗能
能力减弱、结构整体刚度退化。 CJ-FBSP 模型由于
楼板对节点的约束,使得组合节点刚度增大、延性
降低,总塑性耗能能力较 FBSP 模型减小了 33. 1% 。

5　 结论

提出采用新型侧板加强型连接的组合节点宏
观力学模型,开展各部分弹簧刚度的计算方法研
究,对比分析了楼板与钢梁不同连接方法的准确
性,并进一步对考虑实际节点性能的框架模型进行
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灰色阴影代表塑性铰;红色数字代表塑性铰的形成顺序

图 22　 地震波 RSN2290 作用下塑性铰分布图

Fig. 22　 Plastic hinge distributions under RSN2290 wave

图 23　 塑性耗能图

Fig. 23　 Plastic energy dissipation

罕遇地震作用下的弹塑性时程分析,得到以下结论。
(1)采用提出的各部分弹簧刚度的实用计算方

法,能够很好地预测裸钢梁节点的试验结果,验证
了弹簧刚度计算方法的准确性。

(2)梁-柱-板组合节点宏观力学模型中考虑栓
钉剪切滑移和抗拔性能的连接方法与试验结果吻
合最好。

(3)在罕遇地震作用下,3 种节点类型框架模型
层间位移角均未超过规范限制(1 / 50),FBSP 模型
节点的抗震性能优于 TSP 模型,CJ-FBSP 模型由于
有楼板的组合作用,所得层间位移角、塑性铰出铰
率最小,但其塑性耗能能力较弱。
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