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　 　 现代钢结构轻量化设计是硬道理 （力学
功底、 结构稳定理论）， 硬设计 （只会熟练地
使用设计软件， 而不知其然） 就是任性———
笨重与怪异。

满足建筑功能和美学———最简洁的钢结构
（非复杂结构） 就是最好的结构。

凡是与自然对抗的结构， 都没有顽强的生
命力。

2017年 10月 25日



前　 　 言

现代结构有两个显著特点： 一是选用轻质高强均质材料， 如 1973 年建成的美国世界贸

易中心 （World Trade Center）， 钢材强度已达 700N / mm2； 二是采用现代分析方法———有限

元 （条） 法、 结构稳定理论、 结构减震控制理论和预应力理论等 （表 1-9）。
高层全钢结构 （本书简称高层钢结构） 是由钢构件 （structural members） 组成的不开裂

结构 （表 1-4）。 与开裂的混凝土结构相比， 要求钢结构设计者的力学概念更加清晰， 才能

设计出轻巧的钢结构， 如世界最高的高层钢结构西尔斯塔 （Sears Tower， 1974 年） 110 层，
高 443. 179m， 采用 9 束筒抗侧力体系 （图 1-23b）， 用钢量仅 161kg / m2。 因此， 钢结构轻量

化设计是硬道理 （力学功底、 结构理论）， 硬设计 （只会熟练地使用设计软件， 而不知其

然） 就是任性———结构笨重与怪异。
书中对高层钢结构概念的几个问题提出质疑， 弘扬学术争论。
1） 对竖向荷载作用下的框架， 采用分层法中框架分层单元的结点， 由通常的固端支座

改为旋转弹簧支座 （图 6-18c）。
2） 高层混合结构———两种材质的抗侧力结构的混合。 如上海希尔顿国际酒店

（图 1-10）， 由抗侧力混凝土核心筒结构和抗侧力钢框架结构组成。 而 “十二五” 普通高等

教育本科国家级教材 （经典精品系列教材）， 则把由混凝土柱和钢梁组成的框架结构称为混

合结构———两种材质构件的混合。
我国在地震区大量采用高层混合结构， 且结构高度远远超出我国现行规范 （程） 的高

度限值 （表 1-7）， 从而， 我国混合结构的高度进入世界前列 （表 1-8）， 但结构笨重。
3） 对于框-撑体系的弯剪型侧移曲线， 它与剪切型 （框架）、 弯曲型 （支撑、 剪力墙）

曲线应该不相交 （图 5-19b）。
4） 轴压比是开裂混凝土结构中的一个术语， 高层钢结构不应验算轴压比 （图 1-8）。
5） 按风作用方向考虑， 高层结构 H / B 之比不应说成高宽比 （图 1-19）， 而应称为高厚

比 （height-to-thickness ratio） （图 1-19、 表 1-17）。
为了实现最简洁的结构就是最好结构的理念 （非复杂结构）， 本书提出的现代钢结构轻

量化设计理念———二、 三、 四观点， 希望引起同仁们的关注。
提高我国高层钢结构的结构效率， 实现钢结构固有的三大核心价值 （第 1. 3. 2 节）———

最轻的结构、 最短的工期和最好的延性 （抗震性能好）。 其中， 最短的工期是指钢构件制造

（焊接等） 工厂化， 工地高强螺栓装配化， 书中列出的高强螺栓装配节点， 可供设计参考

（图 5-10、 图 5-23）。
全书根据最新的国家相关设计标准、 规范、 规程编著。 为了使读者能够更加清晰地了解

高层结构的力学概念， 本书专门编著了第 6 章： 框架的手算方法。 为了使读者熟悉结构高等
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分析方法的核心内容， 本书专门编著了第 7 章： 钢结构的精确分析———非线性全过程分析的

理论与方法。 第 8～12 章， 不仅对高层钢结构现行设计的主要内容———作用效应组合、 结构

验算、 构件设计、 组合楼盖设计、 节点设计进行了较详细的计算方法介绍， 而且还较详尽地

介绍了构造设计， 并在相应章节提供了相应的实例， 以供读者设计参考。
本书由华南理工大学王仕统教授和南京工业大学郑廷银教授共同编著。 其中， 第 1 ～ 6

章由王仕统教授编写， 第 7～12 章由郑廷银教授编写。
限于作者的理论与设计水平， 不妥之处， 敬请批评指正。

编著者
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第 1 章　 绪　 　 论

1. 1　 高层建筑结构的界定

1972 年联合国教科文组织所属世界高层建筑委员会建议， 按建筑结构的高度 H 和层数

n， 把高层建筑结构划分为四大类[1，2] ， 见表 1-1。
表 1-1　 高层建筑结构的分类

分类
限值

高度 H / m 层数 n
第一类 50m 9～16
第二类 75m 17～25
第三类 100m 26～40
第四类 >100m >40

世界各国对高层建筑结构的划分， 既不统一也不严格， 表 1-2。

表 1-2　 世界各国对高层建筑结构的划分

国名 高度 H / m 层数 n 超高层 H / m
美国 >22～25
英国 >24
法国 ≥28，≥50（居住建筑）
日本 >31

中国

　 《高钢规程》 [3] ：>28（住宅），>24（其他高层建筑）
　 《高混凝土技术规程》 [4] ：>28（住宅），>24（其他高层建筑）
　 《建筑防火规范》 [5] ：>24
　 《民用建筑设计通则》 [6] ：>24（不包括单层公共建筑）
　 《住宅设计规范》 [7] ：—

>7

—

>8

≥10

>100

图 1-1　 家庭保险大楼
（Home Insurance Building）
世界第一座高层钢铁结构建筑

（1883 年， 芝加哥， n= 11 层， H= 55m）

现代建筑全钢结构简称为现代钢结构， 它包括现代屋盖

钢结构 （ modern roof steel structure） [8] 和现代高层钢结构

（modern tall building steel structure）。 现代钢结构是一个国家

经济繁荣、 科技进步的重要标志。 当人们谈起举世闻名的摩

天大楼 （skyscraper） 时， 往往会想到芝加哥、 纽约等国际大

都市， 芝加哥曾被世人称为世界高层建筑的摇篮。
1883 年， 美国芝加哥建成世界第一座高层钢铁结构建

筑[9，10]———家庭保险大楼 （Home Insurance Building）， 11 层，
高 55m， 如图 1-1 所示， 由钢梁、 铁柱组成的框架结构 （工地

梁-柱连接采用铆钉装配）。
图 1-2 所示为世界著名的五座高层 （全） 钢结构建筑，

它们的高度曾在 21 世纪的初期排名前五[11-15] ， 它们的用钢量

见表 1-3。
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图 1-2　 世界著名的五座高层 （全） 钢结构建筑[11-15]

a） 西尔斯塔 （Sears Tower， 1974 年， 9 束筒） 　 b） 台北国际金融中心 （2004 年， 大柱框架）
c） 世界贸易中心 （World Trade Center， 1973 年， 框筒-框架） 　 d） 帝国大厦 （Empire State Building，

1931 年， 框-撑） 　 e） 约翰·汉考克中心 （John Hancock Center， 1969 年， 大型支撑框筒）

表 1-3　 世界著名的五座高层 （全） 钢结构建筑的结构用钢量[11-15]

名次 建筑名称 年代 抗侧力结构体系 高度 H / m 层数 n
用钢量

/ （kg / m2）

1 　 西尔斯塔（Sears Tower） 1974
芝加哥

9 束框筒（图 1-23b） 443. 179
（1454ft） 110 161

2 　 台北国际金融中心
2004

中国台湾
大柱框架（图 5-41） 427. 1 101

3 　 世界贸易中心（World Trade
Center）

1973
纽约

框筒-框架（图 1-23a） 416. 966（北塔）
415. 138（南塔） 110 186. 6

4 　 帝 国 大 厦 （ Empire State
Building）

1931
纽约

框-撑 381 102 206

5 　 约翰·汉考克中心 （ John
Hancock Center）

1969
芝加哥

大型支撑框筒（图 1-2e） 343. 510 100 145

由表 1-3 可见， 虽然 Sears Tower 的高度 （H= 443. 179m） 比 World Trade Center （Hmax =
1368ft = 416. 966m） 高出 26. 213m， 但用钢量反而减少。 这是由于 Sears Tower 采用了 9 束框

筒的抗侧力结构方案， 剪力滞后效应 （shear leg effect） 比 World Trade Center （单框筒） 小

得多 （图 1-23）。 这说明， 随着高层建筑高度的增加， 抗侧力结构方案必须变化， 否则， 将

导致结构用钢量迅速增加。
高层钢结构建筑的优秀性与 G / P 成反比[16] ， 其中 G 代表一栋钢结构用量， P 为整栋建

筑的总重。
优秀设计：G / P= 0. 2～0. 3
平庸设计：G / P= 0. 4～0. 5
拙劣设计：G / P= 0. 6～0. 7
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实例： 西尔斯塔

G / P= 4. 83 万 t / 22. 25 万 t[17] = 0. 22　 　 优秀设计

世界贸易中心

G / P= 8. 41 万 t / 40 万 t = 0. 21　 　 优秀设计

图 1-3a 所示世界贸易中心的一些轻量化设计指标：
1） 箱形钢柱的截面 450mm×450mm[18] ， 钢板厚： 7. 5 ～ 12. 5mm （从上到下）， 最大屈

服强度标准值 700N / mm2； 三柱合一 （不设转换层） 底层柱的截面[11] ： 2. 5ft × 2. 5ft
（762mm×762mm）， 钢板厚仅 22. 5mm。

2） 工地三层三柱 （树形柱） 起吊件不超过 8t， 现场高强度螺栓装配。
3） 楼盖采用轻质混凝土楼面、 压型钢板和钢桁架体系。
4） 为了减少风振侧移， 每楼层安装 100 多个黏弹性阻尼器 （被动控制）———三块钢板

夹聚丙烯材料。

图 1-3　 World Trade Center
a） 轻量化设计指标　 b） 911 事件
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2001 年 9 月 11 日 （史称 “恐怖日 911”， 图 1-3b） 8 点 46 分， 波音 767 客机像一颗超

级 “飞弹” （相当 20t TNT）， 击断 31 根钢柱， 撞入 Word Trade Center 北塔 （有天线者） 顶

H / 6 处， 18min 后， 另一架飞机撞入南塔顶 H / 3 处。 由于大楼对称， 两塔楼 1h 后才竖向塌

落 （先南塔后北塔）， 未殃及周围建筑。 结构设计非常优秀。
超级 “飞弹” 奇袭， 远远超出原设计荷载 （作用）， 但两楼都经历 1h 以上才塌。 97 层

的一位盲人， 在导盲犬的带领下从防火通道安全逃离， 安全通道相当好。 该高楼还具有多项

轻量化设计指标， 结构设计值得称赞。
1996 年， 我国粗钢产量 1. 09 亿 t （图 1-4） [19] ， 此时我国开始大力推广 5 种钢结构建

筑———高层钢结构、 大跨度空间钢结构、 轻钢结构、 住宅钢结构和混合结构。
1996 来以来， 我国大型钢结构建筑几乎都是被国际建筑设计企业中标， 国外建筑师在

建筑设计的某些理念也许是杰出的， 但不少建筑方案名为 “创新”， 实属 “怪异” [20] 。

图 1-4　 我国粗钢产量发展历程[19]

如图 1-5 所示的 CCTV 新台———正面 “O”， 侧面 “S” 的奇特扭曲造型， 人们简直不敢

相信建筑还可以这样做[21] 。 CCTV 新台是荷兰 “最前卫” 建筑师雷姆·库哈斯的作品， 该

作品是目前用钢量最多的高层钢结构工程， 钢结构重 1. 42 万 t[22] ， n= 53 层， H= 234m， 用

钢量： 14. 2 万 t / 47 万 m2 = 302kg / m2 （钢材强度等级最高为 Q460， 钢板厚度 tmax = 135mm）。
在 CCTV 的 162. 200m 标高处， 两塔楼分别外挑 67. 165m 和 75. 165m （图 1-5a、 e）， 悬臂的

平均高度 56m （14 层）， 钢结构重 1. 4 万 t[22] ， 包括混凝土楼板、 幕墙、 装饰等荷载， 悬臂

总重高达 5. 1 万 t[23] 。 CCTV 新台底部的混凝土底板厚度 7～10. 9m。
CCTV 新台施工很复杂， 一个目字形巨柱， 长 15. 28m， 截面 1400mm×1000mm×100m，

重 124t （图 1-5g）， 工厂全焊接制造。 笨重巨柱运到工地， 还要吊装、 全焊接拼装， 施工极其

艰难 （图 1-5h）。
2013 年， CCTV 新台获美国高层建筑都市学会 （The Council on Tall Buildings and Urban

Habitat， CTBUH） 最佳高层建筑奖， 评委会主席 Jeanne Gang： “CCTV 新台是那种无法被复

制的建筑， 无论在结构意义上， 还是在无与伦比的造型上， 它都是一个不可思议的成就， 就

如同法国巴黎埃菲尔铁塔 （图1-6）” “CCTV 新台在其他地方获准建造的可能性很小， 因为

它不符合规范要求， 而中国愿意尝试， 这也为千奇百怪的建筑设计创造了一种非常宽松的氛
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图 1-5　 CCTV 新台 （n= 53 层， H= 234m， 北京， 2008 年）
a） 正面 “O”　 b） 侧面 “S”　 c） 现场全焊接连接　 d） ±0. 000m 平面　 e） 悬臂平面 （162. 200m， 37 层）

f） 屋面角点标高　 g） 一个目字形巨柱在工厂焊接加工　 h） 巨柱运到工地待吊装焊接
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图 1-6　 Eiffel Tower （埃菲尔铁塔， H=321m， 巴黎， 1889年）
a） 实景　 b） 结构　 c） 弯矩图

图 1-7　 重量级、 轻量级高层钢结构的用钢量对比

a） CCTV 新台 （北京， 2008）： n=53， H=234m， 用钢量=302kg / m2

b） Sears Tower （芝加哥， 1974）： n=110， H=443. 179m， 用钢量=161kg / m2
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围”[21]。
CCTV 新台 （图 1-5） 与 Eiffel Tower （图 1-6） 对比可见， Eiffel Tower 结构对称， 受力合理

（外形与弯矩图M一致）， 而 CCTV 新台造型怪异且受力极不合理， 两者并不能相提并论。 但我国

不少著名钢结构专家还在称赞 CCTV 新台的结构体系， 实在耐人寻味。
钢结构行业包括设计与施工 （制造、 安装）， 轻盈的钢结构必须从设计开始———设计是

龙头。 与世界先进国家相比， 我国钢结构要笨重得多， 我国钢结构的轻量化设计水平， 任重

而道远[24] 。
我国笨重钢结构的主要成因是选错结构方案。 图 1-7 所示为两幢重量级、 轻量级高层钢

结构的用钢量对比。

1. 2　 术语正名

1. 2. 1　 钢结构+混凝土结构=混合结构

结构 （structure） 由构件 （structural members） 组成 （表 1-4）。 钢结构 （steel structure）
是不开裂结构， 它由钢构件组成钢结构骨架； 混凝土结构 （concrete structure） 为开裂结构；
因此， 高层混合结构 （mixed structure） 可定义为： 由开裂的混凝土结构和不开裂的钢结构

两种抗侧力结构体系的混合。
对于高层混合结构， 作者必须强调： 目前我国不少教科书， 把高层混合结构的概念搞乱

了。 例如， “十二五” 普通高等教育本科国家级规划教材[25] ， 把高层建筑混合结构定义为：
指由梁、 板、 柱、 剪力墙和筒体或结构的一部分， 采用钢、 钢筋混凝土、 钢骨 （型钢） 混

凝土、 钢管混凝土、 钢-混凝土组合楼盖等构件混合组成的高层建筑结构， 其中， 钢骨混凝

土、 钢管混凝土、 钢-混凝土组合楼盖是由钢与混凝土结合形成的组合结构构件。
上述高层混合结构的两个定义： 表 1-4 的混合结构是两种结构 （structures） 的混合； 而

教材 [25] 则是多种构件 （structural members） 的混合。 定义不同， 已造成概念混乱。 为了

培养下一代的力学概念， 希望在我国通过学术争论统一起来。

表 1-4　 结构由构件组成

结构（structure） 构件（structural members）

混合结构

钢结构
（不开裂结构）

　 型钢、钢板、钢棒、高强钢丝或钢绞线

　 钢管混凝土 （ concrete-filled steel tubular[2 6] 或 steel tube confined concrete[2 7] ，简称
STC）构件
　 钢梁+压型钢板上现浇混凝土组合（steel-concrete composite）楼板

混凝土结构
（开裂结构）

　 钢筋混凝土（reinforced concrete ，简称 RC）梁、柱、剪力墙、核心筒等
　 型钢（或钢骨）混凝土（steel-reinforced concrete，简称 RCS）柱、梁等构件
　 部分预应力混凝土（partial prestressed concrete）构件

由表 1-4 中可见， STC 代表钢管 （steel tubular） 中填混凝土 （concrete）； RCS 代表钢筋

混凝土 （reinforced concrete） 中放型钢 （steel）。 STC、 RCS 是中国式术语表达符号， 与以往

术语简称不同。 STC 用 S 开头， 一看就是钢构件 （不开裂）， RCS 用 RC 开头， 代表混凝土

构件 （开裂）， 一目了然。
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表 1-4 所列的不开裂结构和开裂结构的设计方法和应用范围不同， 注册建筑师、 注册结

构师应该有一个清晰的概念。 我国设计的钢结构工程 （建筑、 桥梁） 普遍比世界先进国家

笨重得多， 主要原因是， 我国多数钢结构设计者， 对钢结构的力学和结构理论， 特别是结构

稳定理论不熟悉。 例如， 轴压比本来是混凝土结构 （开裂结构） 中的一个术语， 但目前在

某些钢结构规程中也出现了， 如 《高钢规程》 [4] 。 下面就谈谈为什么轴压比不应该在全钢结

构设计中出现。
大量 RC 偏心受压柱 （e=M / N） 的试验研究表明， 它们的破坏特征可分为大偏心受压

和小偏心受压两大类 （图 1-8）， 两类 RC 偏心受压柱的破坏特征见表 1-5。

图 1-8　 RC 偏心受压柱

a） 大偏心受压 （延性破坏） 　 b） 小偏心受压 （脆性破坏）

设计者应避免 RC 小偏心受压柱的脆性破坏， 为此， 混凝土规范 （规程） 采用限制轴压

比。 但钢结构是不开裂结构， STC 柱限制轴压比是不对的， 只会增加用钢量[45] 。

表 1-5　 RC偏心受压柱的破坏特征

分类 第一类———拉压破坏（图 1-8a） 第二类———受压破坏（图 1-8b）

破坏特征

　 先受拉区混凝土开裂、钢筋屈服强度 fy，随后受

压区混凝土达到极限应变 εcu = 0. 33%（图 1-14c），
混凝土压碎，受压钢筋达到屈服强度 f ′y
　 破坏特征相当双筋适筋梁，即所谓延性破坏

　 先受压区混凝土压碎，受压钢筋屈服强度 f ′y，受拉

钢筋应力小于屈服强度设计值，即 σs<fy
　 破坏特征相当超筋梁，即所谓脆性破坏

1. 钢结构与混凝土结构

钢结构与混凝土结构的特点、 设计难点和缺点见表 1-6。
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表 1-6　 钢结构、 混凝土结构的特色比较

编号 项目 钢结构（匀质材料） 混凝土结构（非匀质材料）

1 特点

　 1. 钢结构由薄壁构件（开口、闭口截面，
如 H 形、箱形）组成，稳定（ stability）或屈曲

（buckling）问题突出[28-30]

　 2. 计算公式几乎来源于力学

　 1. 混凝土结构通常由实体构件（多为矩形、圆形
截面）组成，主要是强度（ strength）问题，而极少稳
定问题
　 2. 计算公式几乎 100%来源于试验研究（回归分
析）

2 设计
难点

　 防止脆性破坏（构造设计与制造———避免
焊缝密集，厚板焊接）

　 延性设计———强柱弱梁，强剪弱弯，结点（node）
最强

3 缺点 　 材料易腐蚀，不耐火但耐高温

　 由于混凝土的比强度 Hc = 1376. 147m 远小于钢

材的比强度 Hs = 4484. 596m①，对于大跨度屋盖和

超高层建筑，混凝土结构比钢结构重得多

　 　 ①　 混凝土、 钢材的比强度详见图 1-14a。

由表 1-6 可见， 钢结构轻量化设计水平， 主要就是力学水平， 特别是结构的稳定与曲屈

理论[28-30] 。 因此， 可以说： 钢结构轻量化设计是硬道理 （力学功底、 钢结构理论）； 硬设

计 （只会熟练地使用设计软件， 而不知其然） 就是任性———笨重与怪异。
2. 质疑我国高层混合结构设计[31，32]

上海金茂大厦的抗侧力结构由 RC 核心筒、 8 个巨型 RCS 翼柱和钢框架组成 （图 1-9），
它是高层混合结构 （tall building mixed structure） 的典型代表。

我国建筑业界， 包括高等学校教育界都把金茂大厦称为高层钢结构， 并长期写入钢结构

教科书和论文中， 这是受到我国 《高层民用建筑钢结构技术规程》 （ JGJ 99—1998） 的影

响， 该规程表 1. 0. 2 就把抗侧力结构———混凝土剪力墙、 筒体和钢框架组成的结构视为高层

建筑钢结构。 2016 年 5 月 1 日起实施的 《高钢规程》 [3]已做了更正 （详见本书表 1-16）： ①
表内筒体不包括混凝土筒； ②框架柱包括全钢结构柱和钢管混凝土 （STC） 柱。 《高钢规

程》 把钢管混凝土 （STC） 柱视为钢构件， 这与广东省标准 《钢结构设计规程》 [33] 的规定

一致。
1988 年， 我国首次采用高层钢筋混凝土 （reinforced concrete） 核心筒+外钢框架 （steel

frame）， 即 RC+SF 高层混合结构 （图 1-10）， 之后我国就大量采用混合结构， 甚至在 8 度抗

震设防区也如此。 RC+SF 能够在我国大量采用， 主要原因是： 核心筒几乎承担 100%的水平

作用 （风、 地震） [13] ， 具有很大的抗推刚度， 容易满足水平侧移限值 [un] 的要求， 设计

无难度。
必须指出： 由于混凝土与钢两种材料的结构延性比 ζ=Du / Dy 相差很大[24] ， 前者仅 ζc =

3～4， 后者高达 ζs = 7～9 （图 1-14d）。 因此， 混凝土核心筒结构和钢结构的混合， 在强震作

用下的不同结构性能表现， 必须引起我国政府和注册结构工程师的关注： 强震后， 同一幢高

楼的两种抗侧力结构体系， 一种是混凝土核心筒， 其刚度大， 抗地震力为第一道抗震防线，
可能成为建筑垃圾； 另一种是钢框架， 其能被修复 （可持续发展）。 一旦发生地震， 后果将

极其严重， 我国政府官员和注册结构工程师要深思[31，32] 。
我国 《抗震规范》 [34]第 385 页： “对于混凝土核心筒-钢框架混合结构， 在美国主要用

于非抗震设防区， 且认为不宜大于 150m。 在日本， 1992 年建了两幢， 其高度分别为 78m 和

107m， 结合这两项工程开展了一些研究， 但并未推广”。 据报道， 日本规定采用这类体系要
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图 1-9　 金茂大厦———高层混合结构 （n= 88， H= 421m， 上海浦东， 1999 年）
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图 1-10　 希尔顿国际酒店 （n= 43 层， H= 143m， 上海， 1988 年）

经建筑中心评定和建设大臣批准。
参考文献 [13] 第 5 页： “1964 年美国阿拉斯加地震， 采用 RC 芯筒-钢框架高层混合结

构楼房， 曾发生严重破坏甚至倒塌， 据此， 美国工程界一些人士认为， 混合结构不宜用于地

震区的高楼”。 几十年来， 我国对高层混合结构的性能并未进行认真的研究， 也未经受地震

考验， 就盲目地在我国地震区大量建造这类高层建筑， 且高度超出我国现行规范高度限值 3
倍以上。 我国规范 （规程） 规定的高层混合结构的高度限值见表 1-7。

表 1-7　 我国现行规范 （规程） 规定的高层混合结构的高度限值 [H] （单位： m）

规范（规程）
《建筑抗震设计

规范》 [34]

《高层建筑混凝土结构

技术规程》 [4] 《高层建筑钢-混凝土混合结构设计规程》 [35]

[H]

6 度 185 200 120～220

7 度 165 160
100（非双重抗侧力体系）
180（双重抗侧力体系）

8 度 120～140 100～120 120～130

9 度 95 70 70

可见， 我国各地用 518. 15～597m 高层混合结构 （图1-11） 来冲击我国高层建筑的高度

限值， 严重违背我国现行规范 （程） 的高度限值 [H] （表 1-7） 要求， 在地震区采用如此

高的高层混合结构， 极其危险， 且结构用钢量和混凝土用量极大， 劳民伤财。 例如， 天津

117 大厦， 用钢 18 万 t （型钢 14 万 t， 钢筋 4 万 t）， 混凝土 18. 9 万 m3； 广州东塔用钢 16. 8
万 t （型钢 10. 8 万 t， 钢筋 6 万 t）， 混凝土 20 万 m3。 非常笨重， 型钢混凝土 （RCS） 构件

施工也十分艰难 （图 1-12）。 超出规范 （程） 限值 3 ～ 4 倍， 是不负责任的表现。 据说， 某

省将 “设计” 建造超 1000m 高的高层混合结构， 那就太不讲科学了。
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图 1-11　 我国高层混合结构高度之最

a） 天津 117 大厦、 H= 597m　 b） 深圳平安大厦 H= 597m
c） 上海中心、 H= 580m　 d） 广州东塔、 H= 518. 15m

图 1-12　 型钢混凝土 （RCS） 梁、 柱结点

　 　 用高层混合结构狂热冲击我国现行规范的高度限值 [H]， 严重问题在哪里呢？ 我国执

行的是住建部 “建质” 文件 [36]， 该文件对高层混合结构高度的上限未加限制， 只规定了

抗震设防的各项技术性能指标。 从而， 我国高层混合结构的高度越做越高， 结构越做越笨重

（利用混凝土墙、 筒抗侧移刚度大）。 为了达到技术指标， ①设计者只有无限度地加大结构
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尺寸和结构的用钢量， 来满足文件中所规定的各项指标， 如剪重比、 刚重比、 层间刚度比、
周期比、 轴压比等， 直到算够为止； ②进行短期的模型抗震性能试验。 看似万无一失、 很科

学， 但是， 由于混凝土结构 （开裂） 和钢结构 （不开裂） 两种抗侧力结构的混合在强震作

用下的结构性能及延性比差异和破坏机理， 以及美国阿拉斯加地震高层混合结构的倒塌事

实[13] ， 我国高层混合结构现状必须引起我国政府和工程界的关注和深思。 一旦地震超高层

倒塌， 后果将十分严重。
由表 1-8 可见， 我国高层混合结构占世界前 10 名超高层建筑的 70%， 世界著名的最高

高层全钢结构建筑 Sears Tower （图 1-2a）， 只排列表 1-7 中的第 9 名， 从结构的科技水平、
性能好坏、 节材和安全等方面， 设计者也应反思其中的原因。

表 1-8　 世界前 10 名超高层建筑 （统计至 2014 年）

NO. 建筑物名称 高度 / m 层数 结构与材料 建成

1 Khalifa Tower
（阿联酋） 802. 844 162 上段钢结构

下段混凝土结构
2010

2 深圳平安大厦 597 118

3 天津 117 597 117

4 上海中心 574 124

5 广州东塔 518. 15 111

混合结构 2014

6 上海环球中心 492 101 混合结构 2008

7 Petronas Tower
（吉隆坡） 452 88 混凝土结构 1997

8 南京紫峰大厦 450 89 混合结构 2010

9 Sears Tower
（芝加哥） 443.179 110 全钢结构

（9 束框筒） 1974

10 国际金融中心
（中国台北 101） 427. 1 101 全钢结构

（大柱框架） 2004

　 　 注： No. 7 吉隆坡 Petronas Tower 的高度算到天线顶， No. 9 芝加哥 Sears Tower 的高度算到结构顶， 若 Sears Tower 算到
天线顶： 520m>452m （Petronas Tower）。

1. 2. 2　 现代钢结构与传统结构

关于现代结构工程， 美国著名结构大师、 康乃尔大学 L. C. 厄卡尔特教授有如下一段精

辟论述：
Modern structural engineering tends to progress toward more economic structures
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through gradually improved methods of design and the use of higher strength
materials. This results in a reduction of cross-sectional dimensions and consequent weight
savings.

It is said that a structural engineer is a man or a woman who can do for dollar what any fool can
do for two.

L. C Urquhart （Cornell University Professor of Structural Engineering）
现代钢结构与传统结构的对照见表 1-9。

表 1-9　 现代钢结构与传统结构的对照

现代钢结构（modern steel structure） 传统结构（如砖石、圬工结构等）

不同类
　 1. 轻质高强均质材料
　 2. 现代钢结构分析方法：有限单元（条）法、结构稳定理

论、结构减震控制理论、预应力理论等

　 1. 材料不均质，且强度较低
　 2. 结构分析方法粗糙

设计理念
　 结构哲理：少费多用———用最少的结构提供最大的结构

承载能力
　 结构尺寸大就是安全，我国工程界已深入人
心，例如雄伟、笨重的万里长城

结论 　 安全、经济统一 　 安全、经济矛盾

为了在现代钢结构设计中贯彻执行国家的技术经济政策， 广东省标准 《钢结构设计规

程》 [33]提出新的措辞： 技术先进、 安全经济、 方便建造、 适用耐久。 它首次把安全经济并

列在一起， 表明安全与经济统一， 以现代钢结构的特质， 实现钢结构哲理[20，24] ： 少费多

用———用最少的结构提供最大的结构承载力。

1. 2. 3　 现代钢结构与绿色建筑

现代钢结构与绿色建筑的特质比较见表 1-10。

表 1-10　 现代钢结构与绿色建筑特质比较

现代钢结构 绿色建筑

三大核心价值[20，24] ：
最轻的结构

最短的工期

最好的延性

　 在建筑全寿命周期内①，最大限度地节约资源（节能、节地、节水、节
材），保护环境和减少污染，为人们提供健康、适应和高效的使用空间，与
自然和谐共生的建筑

　 　 ①　 建筑全寿命周期 （Building Life Cycle）， 是指从建筑物的选址、 设计、 建造、 使用、 维护、 拆除、 处理废弃建材

（垃圾回收或二次能源再利用） 的整个过程。

1. 3　 现代钢结构轻量化设计理念———二、 三、 四观点

作者根据多年的结构理论研究和工程设计经验， 提出了钢结构轻量化设计理念 （表
1-11）。
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表 1-11　 钢结构轻量化设计理念———二、 三、 四观点

编号 结构分为两大类[37] 钢结构固有的三大核心价值[24] 钢结构精心设计的四大步骤[38]

1 　 弯矩结构
　 moment-resisting structures

　 最轻的结构
　 the lightest structural weight

　 结构方案（概念设计）
　 structural scheme（conceptual design）

2
　 轴力结构（形效结构）
　 axial force-resisting structures
（ formative structures）

　 最短的工期
　 the shortest construction period

　 结构截面高度
　 height of structural cross section

3 　 最好的延性
　 the best ductility

　 构件布局（短程传力、形态学与拓扑）
layout of structural members （ short-range
force path， morphology and topology）

4 　 结点小型化
　 node miniaturization

1. 3. 1　 结构分为两大类———弯矩结构和轴力结构 （形效结构）

合理选择结构方案的前提是正确进行结构分类。
作者提出的按传力维进行结构分类， 比过去按几何维分类更科学， 前者力学概念清晰， 目

的在于把结构设计得更轻巧。 按传力维分类， 可将建筑结构分为弯矩结构和轴力结构 （形效结

构） 两大类。 由表 1-12 和图 1-13 可见， 高层结构属于一维传力弯矩结构 （悬臂结构）。

表 1-12　 结构分为两大类[33]

传力维

轴力结构
axial force-resisting structures

弯矩结构
moment-resisting structures

屋盖形效结构
roof formative structures 屋盖弯矩结构

多、高层结构
（屋盖、楼盖水平刚度无穷大）

一
拱
索：柔性索，劲性索

板梁、桁架、张弦梁
框架；框架-支撑（或延性墙板）；
框筒；巨型结构；悬挂结构

二 格栅，网架，张弦梁

三
网壳
索网；单、双层索系；索膜穹顶
弦支穹顶

图 1-13　 结构分类框图

1. 3. 2　 钢结构固有的三大核心价值

钢结构应 “轻、 快、 好、 省” [39] ， 即应实现钢结构固有的三大核心价值 （图 1-14）———
最轻的结构、 最短的工期和最好的延性。
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材料 重度 γ / （kgf / m3） 强度 fk / （N / mm2） 比强度 Hi / m

钢（steel） 7850 345（Q345） Hs = fsk / γs =
345N / mm2

7850 kgf / m3
= 345 N / （10-3 m） 2

7850×9. 81 N / m3
= 4484. 596m

木（wood） 500 15 Hw = fwk / γw = 15
500

= 3058. 1m

混凝土
（concrete） 2400 32. 4（C50） Hc = fck / γc =

32. 4
2400

= 1376. 147m

　 　 注： 钢、 木、 混凝土比强度关系： Hs>Hw>Hc， 说明钢结构最轻。

a）

图 1-14　 钢结构固

a） 最轻的结构： 钢材的比强度 Hi 值最大　 b） 最短的工期： 工地高强度螺栓装配化施工
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有的三大核心价值

c） 最好的延性： 钢试件伸长率 δ 和钢结构延性比 ζ 最大　 d） 最好的延性： 钢试件伸长率 δ 和钢结构延性比 ζ 最大
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　 　 最轻的结构———用比强度 Hi = fik / γi 来衡量， Hi 值最大时， 结构最轻。 图 1-14a 所示：
钢 Hs = 4484. 596m， 木 Hw = 3058. 1m， 混凝土 Hc = 1376. 147m。 可见， 钢材组成的结构是最

轻的结构。
关于材料的比强度可用迪拜塔说明之 （图 1-15a）。 迪拜塔原设计是高层混凝土结构建

筑， 当塔建到 585. 826m 时， 发现塔下端可能出现安全问题， 上面 217. 018m 只能采用钢

结构。

图 1-15　 材料比强度与结构选型示例

a） 迪拜塔 （阿联酋， 2008 年）　 b） Eiffel Tower （巴黎，
1889 年） （H= 585. 826m （混凝土）+217. 018m （钢））

（H= 321m， 锻铁结构、 工地铆钉装配）

为庆祝 1889 年法国大革命而建造的埃菲尔铁塔 （Eiffel Tower 图 1-15b）， 是世界著名的

标志性锻铁铆钉结构。 埃菲尔不采用当时已有生产的平炉钢， 而坚持要采用强度较低的锻铁

建造， 显示结构工程师选择结构方案的力学功底———外弯矩图与塔形一致， 若结构方案选

错， 就建不起这样高 （H= 321m） 的结构。 全塔的锻铁和铆钉用量仅 0. 73 万 t， 即 22. 7t / m。
表 1-13 所示两幢高层钢结构工程工地不同拼装方法的工期比较。 美国西尔斯塔

（图1-16a， 芝加哥， 1974） ， 工地采用全高强度螺栓装配， 每天拼装面积 889m2 / d； 而

北京长富宫中心 （图 1-16b， 1998 年） 采用逐层栓焊法梁柱拼装， 每天拼装面积仅

187m2 / d。

表 1-13　 两幢高层钢结构工程不同工地拼装方式之工期比较

名称 平面
层数
n

建筑面积

/ 万 m2
用钢
/ 万 t

现场安装方式工期
/ 月

拼装面积

/ （m2 / d）

Sears Tower 68. 58m× 68. 58m 110 40 7. 6 高强度螺栓安装 15 [40] 889

长富宫中心 48. 00m× 25. 80m 26 5. 05 0. 53 栓焊法：9 [40] 187
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图 1-16　 两幢高层钢结构工程

a） Sears Tower （工地高强度螺栓装配， 1974 年） 　 b） 长富宫中心 （工地梁柱栓焊法连接， 1998 年）

1. 3. 3　 钢结构设计的四大步骤

钢结构设计是硬道理， 硬道理就是注册结构工程师要利用力学功底和结构理论正确选择

结构方案， 并在计算机建模前， 正确估计结构截面高度。 否则， 所谓的优化对结构的轻量化

无大用。
下面提出的钢结构精心设计的四大步骤： ①结构方案 （概念设计）； ②结构截面高厚比

限值 H / B （表 1-17）； ③构件布局简洁 （短程传力）； ④结点 （node） 小型化。

1. 4　 高层钢结构设计特点

1. 4. 1　 结构的水平侧移成为控制指标

1. 侧移与 H 4成正比
在水平力 （风、 地震） 作用下， 高层结构， 特别是高层钢结构的侧移控制是设计的一

大难点。
图 1-17 所示水平均布荷载作用的悬臂弹性杆， 弯矩 M、 剪力 V 引起的水平侧移曲线是

不同的。 前者为弯曲型 （bending-bearing type）， 后者为剪切型 （shear-bearing type）。 根据理

论分析， 楼层侧移 u （ z） 曲线公式[9]分别为：
弯曲型 （图 1-17a）

u（ z）= qz2

24EI
z2+4Hz+6H2[ ] z=H = qH

2

8EI
（1-1a）

剪切型 （图 1-17b）
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u（ z）= μq
2GA

（2Hz-z2） （1-1b）

式中　 μ———截面形状系数， 矩形截面 μ=1. 2， 一般截面 μ = A
I2 ∫A （Sy / b）2dA， 其中Sy 为面积矩；

GA———杆的剪切刚度；
EI———杆的弯曲刚度。

图 1-17　 弹性悬臂杆的侧移变形

a） 弯曲型 （弯矩引起） 　 b） 剪切型 （剪力引起） Vq 图V1 图

图 1-18　 用单位荷载法推导公式示意图

式 （1-1b） 可用单位荷载法导出 （图 1-18） [41]

　 　 　 　 　 　 u（ z） = ∫
ab

μVq V1

GA
dz = ∫

ac

μVq V1

GA
dz + ∫

cb

μVq V1

GA
dz

= μ
GA

[q（H-z）+qH] z
2

×1{ } +0= μq
2GA

（2Hz-z2）

在水平作用 （actions）———风 （直接作用） 和地震 （间接作用） 下 （图 1-19）， 高层钢

结构的设计难点在于选择最优的抗侧力结构体系。

图 1-19　 高层建筑结构承受的主要水平作用 （actions）———风和地震
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图 1-19 所示的高层建筑结构中， 通常把 H / B 称为高宽比。 根据作者的力学概念， 尺寸

B 向与风荷载平行， 应视 B 为高层建筑的厚度而非宽度， 从而， 作者将通常称谓的高宽比正

名为高厚比 （height-to-thickness ratio）。 表 1-17 列出高层建筑结构的高厚比限值 [H / B]。
在竖向荷载 （图 1-20a）、 水平作用下 （图 1-20b）， 内力 （N、 M）、 位移 u 与结构高度

H 的关系如图 1-20c 所示。

图 1-20　 作用效应———轴力 N、 弯矩 M 和结构侧移 u
a） 竖向荷载　 b） 水平作用　 c） N、 M、 u 与 H 的关系

内力和顶点位移计算公式由表 1-14 算出。 可见， u 与 H4 成正比， 因此， 随着 H 的增

加， 控制结构侧移就成为关键指标， 为了满足使用功能和安全， 结构在水平作用下产生的侧

移应控制在某一限度之内。
表 1-14　 内力和顶点位移计算公式

竖向荷载 P
水平荷载 q

均布 倒三角形

N M u M u

PH qH2

2
qH4

8EI
qH2

3
11qH4

120EI

层间位移限值见表 1-15。
表 1-15　 层间位移限值 [Δu] [3，4]

风

地震
第一阶段

第二阶段

hi / 250

hi / 50
　 　 注： hi———楼层高度 （m）。

《高钢规程》 [3]中的表 3. 2. 2 规定了我国高层建筑钢结构的高度限值 [H]， 见表 1-16。
表 1-16　 高层民用建筑钢结构的限值 [H] （单位： m）

结构类型
非抗震
设计

6 度
7 度 8 度

（0. 10g） （0. 15g） （0. 20g） （0. 30g）
9 度

（0. 40g）

　 框架 110 110 110 90 90 70 50

　 框架-中心支撑 240 220 220 200 180 150 120

　 框架-屈曲约束支撑
　 框架-偏心支撑（延性墙板） 260 240 240 220 200 180 160
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（续）

结构类型
非抗震
设计

6 度
7 度 8 度

（0. 10g） （0. 15g） （0. 20g） （0. 30g）
9 度

（0. 40g）

　 钢结构筒体（框筒，筒中筒，桁架
筒，束筒）
　 巨型框架

360 300 300 280 260 240 180

　 　 注： 1. 房屋高度指室外地面到主要屋面板板顶的高度 （不包括局部突出屋顶部分）。
2. 超过表内高度的房屋， 应进行专门研究和论证， 采取有效的加强措施。
3. 甲类建筑， 6、 7、 8 度时宜按本地区抗震设防烈度提高 1 度后符合本表要求， 9 度时应专门研究。
4. 表内筒体不包括混凝土筒。
5. 框架柱包括全钢柱和钢管混凝土 （STC） 柱。

《高钢规程》 [3]中的表 3. 2. 3 规定了高厚比限值 [H / B]， 见表 1-17。

表 1-17　 高层民用建筑钢结构的高厚比限值 [H / B]

非抗震设计
抗震设计

6、7 8 9
6. 5 6. 0 5. 5

2. 人体对运动的感受

1970 年美国波士顿某高层建筑， 在风荷载 0. 98kN / m2作用下， 结构顶点侧移 u<H / 700，
居住者仍感到不适。 说明满足顶点侧移， 并不一定能满足风振容忍度 （舒适度） 的要求。
试验研究指出， 人体感觉器官不能觉察所在位置的绝对位移和速度， 只能感受到它们的相对

变化。 因此， 我国 《高钢规程》 [3]和 《高混凝土技术规程》 [4]只规定了层间侧移限值 [Δu]
（表 1-15）。 加速度是衡量人体对高层建筑风振感受的最好尺度。 侧移 u 是结构按风荷载的

等效静力算出的静位移； 而结构风振加速度则取决于风荷载下的结构动位移， 并与其振幅和

频率两个参数密切相关。
F·K·Chang 研究表明， 结构在阵风作用下的风振加速度 a>0. 015g = 14. 715cm / s2时，

就会影响使用者的正常工作与生活 （图 1-21）。 从关系式 a=A（2πf） 可见， 当高层建筑在阵

风作用下发生振动的频率 f （ frequency） 为一定值时， 结构振动加速度 a （acceleration） 与

结构振幅 A （Amplitude） 成正比。
《高钢规程》 [3]中的第 3. 5. 5 条： 房屋 H≥150m 的高层民用建筑钢结构应满足风振舒适

度要求。 在规定的 10 年一遇的风荷载标准值作用下， 结构顶点的顺风向和横风向振动最大

加速度计算值不应大于表 1-18 的限值。 结构顶点的顺风向和横风向振动最大加速度， 可按

《荷载规范》 [42]的有关规定计算， 也可通过风洞试验结果确定。 计算时钢结构阻尼比宜取

0. 01～0. 015。

表 1-18　 结构顶点的顺风向和横风向风振加速度限值[3]

使用功能 alim 使用功能 alim

住宅、公寓 0. 20m / s2 办公、旅馆 0. 28m / s2

《高钢规程》 [3] 中的第 3. 5. 7 条： 楼盖结构应具有适宜的舒适度。 楼盖结构的竖向

振动频率不宜小于 3Hz， 竖向振动加速度峰值不应大于表 1-19 的限值。 楼盖结构竖向

振动加速度可按 《高混凝土技术规程》 [4] 的有关规定计算。
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图 1-21　 人体风振反应

a） 振幅 A 与周期 T　 b） 加速度 a 与周期 T　 c） F. K. Chang 建议的人体风振分级标准

表 1-19　 楼盖竖向振动加速度限值[3]

人员活动环境
峰值加速度限值 / （m / s2）

竖向自振频率不大于 2Hz 竖向自振频率不小于 4Hz
住宅、办公 0. 07 0. 05

商场及室内连廊 0. 22 0. 15
　 　 注： 楼盖结构竖向频率为 2～4Hz 时， 峰值加速度限值可按线性插值选取。

3. P-Δ效应

在 P、 Q 作用下， 悬臂结构 （图 1-22a） 的过大水平位移会产生二阶弯矩 （图 1-22b），
c′点的弯矩是： M2 =Q（H-z）+P（Δ+d）= M1+PΔ+Pd。 其中： 一阶弯矩 M1 =Q（H-z）； PΔ+Pd
为二阶效应； PΔ 即通常所说的 P-Δ 效应； Pd 为梁柱效应， 一般可忽略不计。

研究表明： 要近似考虑二阶效应， 可以把乘积 PΨ （图 1-22b） 作为附加的水平力， 然

后按一阶理论计算。 常规结构的二阶效应不会很大。 当高厚比 H / B 增加， 结构重力增加而

刚度相对减少时， 即当柱轴力很大和侧向刚度较小时， 二阶效应甚至会超过一阶内力。 如图

1-22c 所示的排架柱的 a 截面， 一阶弯矩 Ma1 = 10kN × 5m = 50kN·m， 二阶弯矩 Ma2 =
125 kN·m[43] 。

一组算例分析结果指出： P-Δ 效应将使高层钢框架的极限承载力降低 10% ～ 40%。 图

1-22d为某 10 层钢框架的荷载-侧移曲线 （虚线代表未考虑 P-Δ 效应的一阶弹性分析结果，
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图 1-22　 P-Δ 效应分析

a） 一阶弯矩 M1 　 b） 二阶弯矩 M2 　 c） 框架　 d） 某 10 层钢框架的 P-Δu 关系[13]

实线表示考虑了 P-Δ 效应的分析结果）。
关于 P-Δ 效应， 《高钢规程》 [3]中第 7. 3. 2 条规定：
1） 框架结构内力分析可采用一阶线弹性分析或二阶线弹性分析。 二阶效应系数 （稳定

系数） 为

θi =
Mg

M0
=
∑GiΔui

Vihi
（1-2）

式中　 Mg———水平力作用下的重力附加变矩， 为任一楼层以上所有竖向荷载与该楼层水平

作用下平均层间位移的乘积；
M0———初始弯矩， 为该楼层水平剪力与楼层层高的乘积；

∑Gi———i 层以上所有竖向荷载计算值；
Δui———第 i 层楼层的层间位移；

Vi———第 i 层水平剪力计算值， Vi = ∑
n

i
= Pi ， 详见本书式 （6-1）；

hi———第 i 层层高。
当 θi>0. 1 时， 应采用二阶线弹性分析。 二阶效应系数不应大于 0. 2。
2） 当采用二阶线弹性分析时， 应在各楼层的楼盖处加上假想水平力， 即

Hni =
Qi

250
fy
235

0. 2+ 1
n

此时框架柱的计算长度系数取 1. 0。
式中　 Qi———第 i 楼层的总重力荷载设计值 （kN）；

n———框架总层数， 当 0. 2+1 / n >1 时， 取此根号值为 1. 0。
在结构侧向刚度为定值时， 结构楼层质量越大， 二阶效应就越显著。 控制结构的侧向刚

度， 宏观上有两个容易判断的指标： ①结构侧移应满足规程的位移限制条件； ②结构的楼层

剪力与该层及其以上各层重力荷载代表值的比值 （即楼层剪重比） 应满足最小值规定。
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一般情况下， 满足了这些规定， 可基本保证结构的整体稳定性。 对抗震设计的结构， 楼

层剪重比必须满足有关规定； 对于非抗震设计的结构， 虽然 《荷载规范》 [42] 第 8. 1. 2 条规

定基本风压的取值不得小于 0. 3kN / m2， 这样可保证水平风荷载产生的楼层剪力不至于过小，
但对楼层剪重比没有最小值规定。 因此， 对抗震设计的高层钢结构， 虽然侧移满足楼层位移

限制条件， 但侧向刚度可能依然偏小， 不满足结构整体稳定要求。
在满足建筑空间 （功能、 美学） 的前提下， 注册结构师应努力激发结构选型的力学智

慧， 正确选择结构方案， 最有效地提高结构的抗侧移刚度、 抗扭刚度和延性。 结构体系的经

济性也主要取决于抗侧力结构体系的有效性。 随着高度 H 的增加， 结构体系的选择必将变

化。 因此， 为了实现钢结构抗侧力刚度最佳、 用钢量合理， 结构体系的正确选择必将成为高

层全钢结构设计成败的关键[38] 。

1. 4. 2　 钢结构防锈必须到位[44]

钢结构有很多优点， 即钢结构固有的三大核心价值[24] ， 唯一缺点是易腐蚀和不耐火。
高层钢结构中的所有钢结构构件均应进行防锈涂装处理。 必须强调， 涂装前的除锈极为重

要。 除锈方法和等级见表 1-20。

表 1-20　 钢结构除锈方法和除锈等级

除锈方法 喷（抛）射除锈 手工和动力工具除锈 酸洗除锈 火焰除锈

除锈等级
一般 较彻底 彻底 彻底 非常彻底 彻底除尽氧化蚀皮和锈皮

Sa2 Sa2.5 Sa3 St2 St3 Be F1
　 　 注： 1. 当材料和零件采用化学除锈方法时， 应选用具备除锈、 磷化、 钝化两个以上功能的处理液， 其质量应符合

GB / T 12612—2015 《多功能钢铁表面处理液通用技术条件》 的规定。
2. 高层钢结构中， 常用除锈等级为 Sa2. 5。

1. 钢材表面处理

钢材表面处理， 不仅要求除去钢材表面的污垢、 油脂、 铁锈、 氧化皮、 焊渣和已失效的

旧涂层， 还要求在钢材表面形成合适的 “粗糙度”。 当设计无要求时， 钢材表面除锈等级应

符合表 1-21 的规定。
表 1-21　 各种底漆或防锈漆要求最低的除锈等级

涂 料 品 种 除锈等级
油性酚醛、醇酸等底漆或防锈漆 St2
高氯化聚乙烯、氯化橡胶、氯磷化聚乙烯、环氧树脂、聚氨酯等底漆或防锈漆 Sa2
无机富锌、有机硅、过氯乙烯等底漆 Sa2. 5

（1） 表面油污的清除　 清除钢材表面的油污， 通常采用三种方法： 碱液清除法、 有机

溶剂清除法、 乳化碱液清除法。
1） 碱液清除法。 碱液除油主要是借助碱的化学作用来清除钢材表面上的油脂。 该法使用简

便、 成本低。 在清洗过程中要经常搅拌清洗液或晃动被清洗的物件。 碱液除油配方见表 1-22。
表 1-22　 碱液除油配方

组成
钢及铸造铁件 / （g / L）

一般油脂 大量油脂
铝及其合金 / （g / L）

氢氧化钠 20～30 40～50 10～20
碳酸钠 — 80～100 —

磷酸三钠 30～50 — 50～60
水玻璃 3～5 5～15 20～30
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　 　 2） 有机溶剂清除法。 有机溶剂除油是借助有机溶剂对油脂的溶解作用来除去钢材表面

上的油污。 在有机溶剂中加入乳化剂， 可提高清洗剂的清洗能力。 有机溶剂清洗液可在常温

条件下使用， 但加热至 50℃的使用， 会提高清洗效率。 也可以采用浸渍法或喷射法除油，
一般喷射法除油效果较好， 但比浸渍法复杂。 有机溶剂除油配方见表 1-23。

表 1-23　 有机溶剂除油配方

组成 煤油 松节油 月桂酸 三乙醇胺 丁基溶纤剂

质量比（%） 67. 0 22. 5 5. 4 3. 6 1. 5

3） 乳化碱液清除法。 乳化碱液除油是在碱液中加入乳化剂， 使清洗液除具有碱的皂化

作用外， 还有分散、 乳化等作用， 增强了除油能力， 其除油效率比用碱液高。 乳化碱液除油

配方见表 1-24。

表 1-24　 乳化碱液除油配方

组成
配方（质量比）（%）

浸渍法 喷射法 电解法

氢氧化钠 20 20 88

碳酸钠 18 15 8. 5

三聚磷酸钠 20 20 10

无水偏硅酸钠 30 32 25

树脂酸钠 5 — —

烷基芳基磺酸钠 5 — 1

烷基芳基聚醚醇 2 — —

非离子型乙烯氧化物 — 1 0. 5

（2） 表面旧涂层的清除　 有些钢材表面常带有旧涂层， 施工时必须将其清除， 常用清

除方法有碱液清除法和有机溶剂清除法。
1） 碱液清除法。 碱液清除法是借助碱对涂层的作用， 使涂层松软、 膨胀， 从而便于除

掉。 该法与有机溶剂法相比成本低， 生产安全， 没有溶剂污染， 但需要一定的设备， 如加热

设备等。
碱液的组成和质量比应符合表 1-25 的规定。 使用时， 将表中所列混合物按 6% ～15%的

比例加水配制成碱溶液， 并加热到 90℃左右时， 即可进行清除。

表 1-25　 碱液的组成及质量分数

组成 质量分数（%） 组成 质量分数（%）

氢氧化钠 77 山梨醇或甘露醇 5

碳酸钠 10 甲酚钠 5

0P-10 3 — —

2） 有机溶剂清除法。 有机溶剂清除法具有效率高、 施工简单、 不需加热等优点， 但是

有一定的毒性、 易燃和成本高。
清除前应将物件表面上的灰尘、 油污等附着物除掉， 然后放入脱漆槽中浸泡， 或将脱漆

剂涂抹在物件表面上， 使脱漆剂渗透到旧漆膜中， 并保持 “潮湿” 状态。 浸泡 1～2h 后或涂

抹 10min 左右后， 用刮刀等工具轻刮， 直到旧漆膜被除净为止。
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有机溶剂脱漆剂有两种配方， 见表 1-26。

表 1-26　 有机溶剂脱漆剂配方

配方（一） 配方（二）
甲苯 30 份 甲苯 30 份 苯酚 3 份

乙酸乙酯 15 份 乙酸乙酯 15 份 乙醇 6 份

丙酮 5 份 丙酮 5 份 氨水 4 份

石蜡 4 份 石蜡 4 份 — —

（3） 表面锈蚀的清除　 钢材表面除锈前， 应清除厚的锈层、 油脂和污垢； 除锈后应清

除钢材表面上的浮灰和碎屑。
1） 手工和动力工具除锈

① 手工和动力工具除锈， 可以采用铲刀、 锤子或动力钢丝刷、 动力砂纸盘或砂轮等

工具。
② 手工除锈施工方便， 但劳动强度大， 除锈质量差， 影响周围环境， 一般只能除掉疏

松的氧化皮、 较厚的锈和鳞片状的旧涂层。 在金属制造厂加工制造钢结构时不宜采用此法；
一般在不能采用其他方法除锈时采用此法。

③ 动力工具除锈是利用压缩空气或电能为动力， 使除锈工具产生圆周式或往复式的运

动， 以利用其摩擦力和冲击力来清除锈和氧化皮等物。 动力工具除锈比手工工具除锈效率

高、 质量好， 是目前一般涂装工程除锈常用的方法。
④ 下雨、 下雪、 下雾或湿度大的天气， 不宜在户外进行手工和动力工具除锈； 钢材表

面经手工和动力工具除锈后， 应当满涂底漆， 以防止返锈。 如在涂底漆前已返锈， 则需要重

新除锈和清理， 并及时涂上底漆。
2） 抛射除锈。
① 抛射除锈是利用抛射机叶轮中心吸入磨料和叶尖抛射磨料产生的作用进行工作的。
② 抛射除锈常使用的磨料为钢丸和铁丸。 磨料的粒径以选用 0. 5～2. 0mm 为宜， 一般认

为将 0. 5mm 和 1mm 两种规格的磨料混合使用效果较好。 可以得到适度的表面粗糙度， 有利

于漆膜的附着， 而且不需增加外加的涂层厚度， 并能减小钢材因抛丸而引起的变形。
③ 在叶轮内， 磨料由于自重的作用， 经漏斗进入分料轮， 并同叶轮一起高速旋转。 磨

料分散后， 从定向套口飞出， 射向物件表面， 以高速的冲击和摩擦除去钢材表面的锈和氧化

皮等污物。
3） 喷射除锈。 喷射除锈是利用经过油、 水分离处理过的压缩空气将磨料带入并通过喷

嘴高速喷向钢材表面， 利用磨料的冲击和摩擦力将氧化皮、 锈及污物等除掉， 同时使钢材表

面获得一定的粗糙度， 以利于漆膜的附着。
喷射除锈有干喷射、 湿喷射和真空喷射三种。
① 干喷射除锈。 喷射压力应根据所选用的不同磨料来确定， 一般控制在 0. 4 ～ 0. 6MPa，

密度小的磨料采用压力可低些， 密度大的磨料采用压力可高些； 喷射距离一般以 100 ～
300mm 为宜； 喷射角度以 35° ～75°为宜。

喷射操作应按顺序逐段或逐块进行， 以免漏喷和重复喷射， 一般应遵循先下后上、 先内

后外以及先难后易的原则进行喷射。
② 湿喷射除锈。 湿喷射除锈一般是以砂子作为磨料， 其工作原理与干喷射法基本相同。
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它是使水和砂子分别进入喷嘴， 在出口处汇合， 然后通过压缩空气， 使水和砂子高速喷出，
形成一道严密的包围砂流的环形水屏， 从而减少了大量的灰尘飞扬， 并达到除锈目的。

湿喷射除锈用的磨料， 可选用洁净和干燥的河砂， 其粒径和含泥量应符合磨料要求的相

关规定。 喷射用的水， 一般为了防止在除锈后涂底漆前返锈， 可在水中加入 1. 5%的防锈剂

（磷酸三钠、 亚硝酸钠、 碳酸钠和乳化液）， 在喷射除锈的同时， 使钢材表面钝化， 以延长

返锈时间。
湿喷射磨料罐的工作压力为 0. 5MPa， 水罐的工作压力为 0. 1～0. 35MPa。
如果用直径为 25. 4mm 的橡胶管连接磨料罐和水罐来输送砂子和水， 则喷射除锈能力一

般为 3. 5～4m2 / h， 砂子耗用为 300～400kg / h， 水的用量为 100～150kg / h。
③ 真空喷射除锈。 真空喷射除锈在工作效率和质量上与干喷射法基本相同， 但它可以

避免灰尘污染环境， 而且设备可以移动， 施工方便。
真空喷射除锈是利用压缩空气将磨料从一个特殊的喷嘴喷射到物件表面上， 同时又利用

真空原理吸回喷出的磨料和粉尘， 再经分离器和滤网把灰尘和杂质除去， 剩下清洁的磨料又

回到贮料槽， 再从喷嘴喷出， 如此循环。 真空喷射除锈的整个过程都是在密闭条件下进行，
无粉尘污染。

4） 酸洗除锈。 酸洗除锈亦称化学除锈， 其原理就是利用酸洗液中的酸与金属氧化物进

行化学反应， 使金属氧化物溶解， 生成金属盐并溶于酸洗液中， 从而除去钢材表面上的氧化

物及锈。 酸洗除锈常用的方法有两种， 即一般酸洗除锈和综合酸洗除锈。 钢材经过酸洗后，
很容易被空气氧化， 因此还必须对其进行钝化处理， 以提高其防锈能力。

① 一般酸洗。 酸洗液的性能是影响酸洗质量的主要因素， 它一般由酸、 缓蚀剂和表面

活性剂组成。
酸洗除锈所用的酸分无机酸和有机酸两大类。 无机酸主要有硫酸、 盐酸、 硝酸和磷酸

等； 有机酸主要有醋酸和柠檬酸等。 目前， 国内对大型钢结构的酸洗， 主要用硫酸和盐酸，
也有用磷酸进行除锈的。

缓蚀剂是酸洗液中不可或缺的重要组成部分， 其大部分是有机物。 在酸洗液中加入适量

的缓蚀剂， 可以防止或减少在酸洗过程中产生 “过蚀” 或 “氢脆” 现象， 同时也可减少

酸雾。
由于酸洗除锈技术的发展， 在现代的酸洗液配方中， 一般都要加入表面活性剂。 表面活

性剂是由亲油性基和亲水性基两个部分所组成的化合物， 具有润湿、 渗透、 乳化、 分散、 增

溶和去污等作用。
② 综合酸洗是对钢材进行除油、 除锈、 钝化及磷化等几种处理方法的综合。 根据处理

种类的多少， 综合酸洗法可分为以下三种。
“二合一” 酸洗是同时进行除油和除锈的处理方法， 去掉了一般酸洗方法前的除油工

序， 提高了酸洗效率。
“三合一” 酸洗是同时进行除油、 除锈和钝化的处理方法， 与一般酸洗方法相比去掉了

其前后的除油和钝化两道工序， 较大程度地提高了酸洗效率。
“四合一” 酸洗是同时进行除油、 除锈、 钝化和磷化的综合方法， 去掉了一般酸洗前后

的除油、 磷化和钝化三道工序， 与使用磷酸一般酸洗方法相比， 大大地提高了酸洗效率。 但

与使用硫酸或盐酸一般酸洗方法相比， 由于磷酸对锈、 氧化皮等的反应速度较慢， 因此酸洗
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的总效率并没有提高， 而费用却提高很多。
一般来说， “四合一” 酸洗不宜用于钢结构除锈， 主要适用于机械加工件的酸洗———除

油、 除锈、 磷化和钝化。
③ 钝化处理。 钢材酸洗除锈后， 为了延长其返锈时间， 常对其进行钝化处理， 以便在

钢材表面形成一种保护膜， 以提高其防锈能力。 常用钝化液的配方及工艺条件见表 1-27。

表 1-27　 钝化液配方及工艺条件

材料名称 配比 / （g / L） 工作温度 / ℃ 处理时间 / min
重铬酸钾 2～3 90～95 0. 5～1
重铬酸钾
碳酸钠

0. 5～1
1. 5～2. 5 60～80 3～5

亚硝酸钠
三乙醇胺

3
8～10 室温 5～10

根据具体施工条件， 钝化可采用不同的处理方法。 一般是在钢材酸洗后， 立即用热水冲

洗至中性， 然后进行钝化处理； 也可在钢材酸洗后， 立即用水冲洗， 然后用 5%碳酸钠水溶

液进行中和处理， 再用水冲洗以洗净碱液， 最后进行钝化处理。
酸洗除锈比手工和动力机械除锈的质量高， 与喷射方法除锈质量等级基本相当， 但酸洗

后的表面不能造成像喷射除锈后形成适合于涂层附着的表面粗糙度。
5） 火焰除锈。 钢材火焰除锈是指在火焰加热作业后， 用动力钢丝刷清除加热后附着在钢材

表面的产物。 钢材表面除锈前， 应先清除附在钢材表面较厚的锈层， 然后在火焰上加热除锈。
2. 锈蚀等级和除锈标准

1） 钢材表面分 A、 B、 C、 D 四个锈蚀等级， 各等级文字说明如下：
A 级———全面地覆盖着氧化皮而几乎没有铁锈的钢材表面。
B 级———已发生锈蚀， 并且部分氧化皮已经剥落的钢材表面。
C 级———氧化皮已因锈蚀而剥落或可以刮除， 并有少量点蚀的钢材表面。
D 级———氧化皮已因锈蚀而全面剥离， 并且已普遍发生点蚀的钢材表面。
2） 除锈等级分为喷射或抛射除锈、 手工和动力工具除锈以及火焰除锈三种。
① 喷射或抛射除锈等级。 喷射或抛射除锈分为四个等级， 用字母 “Sa” 表示， 其文字

部分叙述如下。
Sa1———轻度的喷射或抛射除锈。 钢材表面应无可见的油脂或污垢， 并且没有附着不牢

的氧化皮、 铁锈和油漆涂层等附着物。 附着物是指焊渣、 焊接飞溅物和可溶性盐等。 附着不

牢是指氧化皮、 铁锈和油漆涂层等能以金属腻子刀从钢材表面剥离掉， 即可视为附着不牢。
Sa2———彻底的喷射或抛射除锈。 钢材表面无可见的油脂和污垢， 并且氧化皮、 铁锈等

附着物已基本清除， 其残留物应是牢固附着的。
Sa2. 5———非常彻底的喷射或抛射除锈。 钢材表面无可见的油脂、 污垢、 氧化皮、 铁锈

和油漆层等附着物， 任何残留的痕迹应仅是点状或条纹状的轻微色斑。
Sa3———使钢材表观洁净的喷射或抛射除锈。 钢材表面应无可见的油脂、 污垢、 氧化皮、

铁锈和油漆涂层等附着物， 该表面应显示均匀的金属光泽。
② 手工和动力工具除锈等级。 手工和动力工具除锈以字母 “St” 表示， 只有两个等级。
St2———彻底的手工和动力工具除锈。 钢材表面应无可见的油脂和污垢， 并且没有附着
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不牢的氧化皮、 铁锈和油漆涂层等附着物。
St3———非常彻底的手工和动力工具除锈。 钢材表面应无可见的油脂和污垢， 并且没有

附着不牢的氧化皮、 铁锈和油漆涂层等附着特。 除锈应比 St2 更为彻底， 底材显露部分的表

面应具有金属光泽。
③ 火焰除锈等级。 火焰除锈等级以字母 “F1” 表示。 在火焰加热作业后， 以动力钢丝

刷清除加热后附着在钢材表面的产物， 只有一个等级。 钢材表面应无氧化皮、 铁锈和油漆涂

层等附着物， 任何残留的痕迹应仅为表面变色 （不同颜色的暗影）。
各国制定钢材表面的除锈等级时， 基本上都以我国标准 （GB）、 瑞典和美国的除锈标准作

为蓝本， 因此各国的除锈等级大体上是可以对应采用的。 各国除锈等级对应关系见表 1-28。

表 1-28　 各国除锈等级对应关系表

　 GB / T 8923.1（中国）① SISO 55900
（瑞典）

SSPC
（美国）

DIN 55928
（德国）

BS 4232
（英国）

JSRA SPSS
（日本造船协会）

　 轻度的喷射或抛射除锈 Sa1 Sa1 SP-7 Sa1 Sa1 Sh1

　 彻底的喷射或抛射除锈 Sa2 Sa2 SP-6 Sa2 三级 Sa2 Sh2
　 非 常 彻 底 的 喷 射 或 抛 射 除
锈 Sa2. 5 Sa2. 5 SP-10 Sa2. 5 二级 Sa2. 5 Sh3

　 使钢材表面洁净的喷射或抛射
除锈 Sa3 Sa3 SP-5 Sa3 一级

　 彻底的手工和动力工具除锈 St2 St2 SP-2 St2
　 非常彻底的手工和动力工具除
锈 St3 St3 SP-3 St3

　 火焰除锈 F1 SP-4 F1
SP-8 Be

　 　 ①　 此处标准是指 GB / T 8923. 1—2011 《涂覆涂料前钢材表面处理　 表面清洁度的目视评定　 第 1 部分： 未涂覆过的
钢材表面和全面清除原有涂层后的钢材表面的锈蚀等级和处理等级》

1. 4. 3　 装配式钢结构———工地高强度螺栓 （零焊接） 装配化

2016 年 9 月国务院办公厅 《关于大力发展装配式建筑的指导意见》 （国办发 [2016]
71 号， 以下简称 “指导意见”）， 发展装配式钢结构已上升为国家战略。 指导意见的工作目

标是： “以京津冀、 长三角、 珠三角三大城市群为重点推进地区， 常住人口超过 300 万的其

他城市为积极推进地区， 其余城市为鼓励推进地区， 因地制宜发展装配式混凝土结构、 钢结

构和现代木结构等装配式建筑。 力争用 10 年左右 （到 2025 年） 的时间， 使装配式建筑占

新建建筑面积的比例达到 30%”。
发布 “指导意见” 的背景：
（1） 大气候　 根据联合国 （UN） 2017 年在纽约发布的 《2017 年世界经济形势与展望》

报告， 2016 年世界经济增长速度估计仅为 2. 2%， 全球投资步伐放慢； 贸易增长疲弱； 生产

率增长缓慢； 债务水平偏高。 预计在 2017 年、 2018 年将只分别增长 2. 7%、 2. 9%。 美国特

朗普政府有关国际贸易非常保守， 中国再以量取胜， 几无可能。 建筑业则是内需为主。
（2） 小气候　 中国的建筑市场经过 30 多年的野蛮发展后， 现在后遗症已非常严重， 再

不调整可能会怪胎作怪， 毒瘤发展， 恶化发展。
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装配式钢结构建筑的装配式钢结构 （assemblage steel structure）， 是指钢构件 （表 1-4） 制造

（焊接等） 工厂化， 工地高强度螺栓装配化[33]。 先进国家钢结构工程基本上实现了工地高强度螺

栓装配化。 结合中国目前装配式钢结构的设计和施工水平， 建议装配钢结构用工地高强度螺栓的

装配率 ρ 来衡量， 当 ρ≥80% （焊接占 20%） 时， 可视为装配式钢结构， 勉强与世界先进国家的

装配式钢结构概念接轨 （但一个结点不能同时采用高强度螺栓和焊接两种形式， 因为， 一个钢结

构采用高强度螺栓和焊接混合连接， 如栓焊法连接， 地震时易被破坏 （美国地震曾发生大量栓焊

法焊缝破坏， 详见图 5-8）。 计划到 2025 年装配式钢结构实现工地全高强度螺栓全装配。
根据装配式的四个指标———节约资源、 环保 （减小污染）、 效率、 质量保证。 钢结构工

厂焊接和工地焊接， 将产生不同的效果， 前者能保证质量， 后者无保证， 且劳动强度大。 因

此， 工地用高强度螺栓装配的优点有以下几方面：
① 便于施工， 且钢结构质量有保证。
② 安装快捷， 工期短。
③ 中、 小震时， 螺栓可靠， 大震时摩擦面滑移耗能， 结构不倒。
必须指出， 要实现装配式钢结构， 应先进行钢结构轻量化设计 （详见本书第 1. 3 节）。

因此， 作者认为工地大量采用焊接连接就是野蛮发展的一种表现。

1. 5　 高层钢结构的发展趋势

随着城市人口的增加， 建筑的高度不断增长， 结构承受的水平作用 （风、 地震力）、 竖

向荷载和倾覆力矩越来越大。
根据对结构的两大分类 （表 1-12， 图 1-13）， 高层结构属于一维弯矩结构 （悬臂结构）。

因此， 结构平面布置， 必须遵循结构材料周边化原则， 这是高层结构发展的总趋势。
高层抗侧力结构抗弯刚度 EI 的比较见表 1-29。

表 1-29　 高层抗侧力结构抗弯刚度 EI的比较

Case 1：中央 1 根大柱的惯性矩

I1 = 2×23 / 12　 = 16 / 12
= I1

Case2：周边剪力墙

I2 = 2×（0. 2×53 / 12）= 50 / 12
= 3. 125I1

Case 3：外筒

I3 =（5. 24-4. 84） / 12= 200. 32 / 12
= 12. 52I1 Case 4：角柱用桁架相连

I4 = 4×（14 / 12+12×2. 12）
　 = 215. 68 / 12= 13. 48I1
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　 　 由表 1-29 可见， 角柱用桁架相连 EI 最大， 外筒次之。

1. 5. 1　 框筒化

美国 World Trade Center （北塔 H= 413. 966m， 南塔 H= 415. 138m） 采用由密柱深梁组成

的外框筒+内框架结构， 用钢量 186. 6kg / m2， 自振周期 T= 10s， 缺点是剪力滞后效应很突出

（图 1-23a）。 一年后 （1974 年）， 芝加哥建成 Sears Tower （H = 443. 179m）， 采用 9 束框筒，
剪力滞后效应大减 （图 1-23b）， 其用钢量仅 161kg / m2， 自振周期只有 T= 7. 8s， 这说明随着

高层钢结构高度的增加， 抗侧力结构体系应该发生变化。 由于结构科技含量水平的提高， 致

使用钢量减少， 抗侧移刚度增加。 这与我国高层建设中， 热衷于依靠混凝土 （墙、 筒体） 来

提高抗侧移刚度， 从而我国超高层首选高层混合结构， 虽然混合结构的设计无难度， 但结构

笨重、 施工限难的现状与世界先进国家超高层全钢结构的轻巧， 形成鲜明的对比 （表 1-3）。

图 1-23　 两幢高层钢结构剪力滞后效应比较

（a） World Trade Center （1973 年）　 b） Sears Tower （1974 年）
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1. 5. 2　 大型支撑框筒化

框筒是由密柱 （柱距 d<3m） 和深梁 （跨高比 d / h<3） 组成[33] ， 是一种高效抗侧力体

系， 然而， 它固有的剪力滞后效应 （在水平荷载作用下， 由于框架横梁的剪切变形， 框架

柱的轴力呈非线性分布的现象）， 削弱了它的抗推刚度。 特别是当房屋平面尺寸较大， 或因

建筑功能需要而加大柱距时， 剪力滞后效应将更加严重。 为使框筒能充分发挥潜力并有效地

用于更高的建筑结构之中， 在稀柱浅梁框筒的几个立面上增设大型支撑 （大撑框筒） 已成

为一种强化框筒的有力措施。 例如， 美国 John Hancock Center （图 5-36）， 水平荷载作用下

产生的侧移中， 大撑框筒整体弯曲变形引起的侧移占 8%， 剪切变形仅 20%； 美国达拉斯市

第一国际广场， n= 56 层， H= 216m， 柱距 7. 62m， 其大型支撑跨 28 个楼层 （图 1-24）。

图 1-24　 第一国际广场 （美国达拉斯市， 1974 年） [13]

a） 大型支撑框筒　 b） 典型层结构平面

1. 5. 3　 巨柱周边化

日本东京市政厅大厦， 地上 n= 48 层， H= 243m， 采用钢结构巨型框架体系 （图 1-25）。
1） 主体结构是由 8 根巨型柱 （支撑筒） 与 6 道巨型桁架所组成的多跨巨型框架体系，

承担水平荷载所产生的全部水平剪力和倾覆力矩。
2） 巨型柱是由 4 根角柱与 4 片竖向支撑围成的、 边长为 6. 4m 的支撑竖筒， 巨型桁架

由 4 边桁架组成。
3） 在巨型框架各个节间的区段内， 设置小框架或钢梁， 分别承担所在节间区段内若干

楼层的重力荷载和局部水平荷载， 并把它传递到巨型框架。
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东京市的地震烈度大致相当于我国地震烈度表中的 8 度。 此一巨型框架体系成功地应用

于高烈度区内 200m 以上的高楼， 足见其良好的耐震性能和强大的抗震能力。

图 1-25　 市政厅大厦 （日本东京） （单位： m）
a） 纵剖面　 b） 横剖面　 c） 平面

1. 5. 4　 体型圆锥化

对超高层建筑来说， 整体稳定性是个关键。 为了减小风载体型系数和增大抗推、 抗扭刚

度， 现代高层特别是超高层建筑体型有呈圆锥面或双曲抛物面的趋势 （图 1-26）。
风荷载和地震作用沿高层建筑高度分布呈倒三角形。 高层采用圆锥状体形， 不仅因圆形

平面使风压值减小， 而且因上小下大的立面， 减小了楼房上半部受风面积， 降低了楼房质心

高度， 从而使风或地震的合力作用点下降， 也就减小了楼房的 “实效高厚比”， 有利于结构

的整体稳定。 圆锥形或截头圆锥形高楼 （如日本空中城市大厦-1000， 图 1-26a）， 其向内倾
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图 1-26　 体型圆锥化

a） 日本空中城市大厦-1000　 b） 美国 Grand Central Terminal 大楼

斜的外柱的轴向压力和拉力的水平分力， 还可部分抵消水平荷载产生的楼层水平剪力。
图 1-26b 所示， 方案 Grand Central Terminal （GCT） 大楼为双曲线圆筒。 所有直线外柱

与竖直线成同一倾角的斜柱， 两个方向的斜柱承担重力荷载和水平作用 （风、 地震）， 产生

的水平剪力和扭转力矩转化为斜柱的轴向压力或拉力， 没有弯矩和剪力， 柱截面面积较小。

1. 5. 5　 动力反应智能化 （拟建）

采取加大结构抗推刚度的办法， 来控制高层在台风或强震作用下的侧移和振动加速度，
固然有效， 但采用附加阻尼装置之类的主动、 被动控制装置， 来削减高层建筑振动加速度的

峰值则更为经济、 更有效。
试验和实践证明， 在高楼中安装调频质量阻尼器 （TMD 等） 后， 当大风作用下高楼的

振动加速度超过 0. 003g 时， 阻尼器自动开启， 高楼的振动加速度随之减小 50%左右[13] 。
若将巨型柱沿建筑平面的周边布置， 结构就具有特大的抗推刚度和抗扭刚度， 能抗御特

大的水平作用与扭转。 如日本拟建的 “动力智能大厦-200” （Dynamic Intelligent Building-
200， 简称 DIB-200） （图 1-27）， 它是一座集办公、 旅馆、 公寓以及商业、 文化体育为一体

的综合性高楼， 地下 7 层， 地上 n= 200 层， H = 800m， 总建筑面积为 150 万 m2。 这种联体

式建筑具有如下优点：
1） 商业、 办公、 旅馆、 居住可以自由布置。
2） 可以提供空中花园。
3） 若发生火灾等紧急情况， 可以移居其他单元体。
4） 具有良好的天然采光和广阔的视野。
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该大楼的主体结构采用由支撑框筒、 巨型框架体系。 此一巨型框架每隔 50 层 （200m）
设置一道巨型梁， 整个框架是由 12 根巨型柱和 11 根巨型梁构成， 每段柱是一个直径 50m、
高 200m 的支撑框筒。 在平面布置上， 1 ～ 100 层， 4 个支撑框筒布置在方形平面的 4 个角，
中心距均为 80m （图 1-27c）； 101～150 层， 3 个支撑框筒布置在三角形平面的 3 个角； 151～
200 层， 为一个支撑框筒； 整个巨型框架的概貌如图 1-27a 所示， 结构剖面如图 1-27b 所示。

图 1-27　 动力智能大厦-200
a） 整体外观　 b） 结构剖面　 c） 1～100 层结构平面

这个联体式建筑的巨型框架具有以下优点：
1） 柱形支撑框筒具有最小的风荷载体型系数。
2） 巨型梁处的透空层进一步减小风压值。
3） 结构高厚比值较小， 其值为 H / B= 6. 2。
4） 任何方面的水平作用， 都具有较大的抗推刚度和抗倾覆能力。
5） 支撑框筒采用钢管混凝土 （STC） 立柱， 具有很大的受压承载力。
为了进一步减小台风和地震作用下的结构侧移和风振加速度， 结构上安装了主动控制系

统， 该系统由传感器、 质量驱动装置、 可调刚度体系和计算机所组成。 当台风或地震作用

时， 安装在房屋内外的各个传感器， 把接收到的结构振动讯号传给计算机， 经过计算机的分

析和判断， 启动安装在结构各个部位的地震反应控制装置， 来调整建筑的重心以保持平衡，
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从而避免结构强烈振动和较大侧移的发生。 根据对比计算结果， 安装主动控制系统后， 结构

的地震侧移减少了 40%左右。

1. 5. 6　 材料轻质高强化

1972—1973 年建成的美国世界贸易中心 （World Trade Center， 图 1-2c）， 钢材的强度值

已达 fy = 700N / mm2； 而目前， 混凝土强度高达 C135， 重力密度降至 18kN / m3。 减轻墙体的

自重可以大幅度地减少钢结构的用钢量和基础造价； 在地震区， 减轻自重能有效地降低地震

力。 选用压型钢板或铝板作围护外墙或隔墙等， 是高层钢结构建筑的又一发展趋势。
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第 2 章　 材　 　 料

2. 1　 结构钢与铸钢

碳素钢 （按碳 C 的质量分数分类）： 低碳钢 （ <0. 25%）、 中碳钢 （0. 25% ～ 0. 60%）、
高碳钢 （>0. 60%）。

合金钢 （按合金的质量分数分类）： 低合金钢 （ <5%）、 中合金钢 （5% ～ 10%）、 高合

金钢 （>10%）。
建筑结构中， 常采用低碳钢和低合金高强度钢。
钢材和钢铸件的物理性能指标见表 2-1， 建筑钢结构用钢见表 2-2。

表 2-1　 钢材和钢铸件的物理性能指标[1]

弹性模量 E
/ （N / mm2）

剪变模量 G
/ （N / mm2）

线膨胀系数 α
/ ℃

重力密度 γ
/ （kN / m3）

泊松比

206×103 79×103 12×10-6 76.982 0. 3

表 2-2　 建筑钢结构用钢

钢号
　 　 　 　 　 质量等级
脱氧方法　 　 　 　 　

A B C D E
冷弯

φ= 180°
温度（20℃） （0℃） （-20℃） （-40℃）
φ= 180°和夏比（Charpy V-notch fest）冲击韧性：Cv≥27J

碳素结构钢[2]

Q235（图 2-1）

沸腾钢 F √ √ √

镇静钢
Z √ √ √

特殊 TZ √ √ √
低合金高强度

结构钢[3] Q345
镇静钢

φ= 180° φ= 180°和 Cv = 34J
√ √ √ √

　 　 注： 1. 表中打 “√” 者为高层建筑钢结构用钢板[4，5] ； 钢由氧气转炉或电炉冶炼。 钢板牌号表示， 如 Q345GJZ15C，
其中， Q———汉语拼音字母， 读 “屈” （服强度）； 345———fy = 345N / mm2； GJ———汉语拼音字母读 “高”
（层） “建” （筑）； Z15 ———钢板厚度方向的性能级别[6] （分三级： Z15、 Z25 和 Z35）； C———质量等级 （分
五级： A、 B、 C、 D、 E）。

2. 碳素结构钢 Q235 和低合金高强度结构钢 Q345、 Q420、 Q460， 应分别符合国家标准 《碳素结构钢》 [2] 和 《低
合金高强度结构钢》 [3]的规定。

2. 1. 1　 结构钢

为保证高层钢结构抗侧力体系的承载力和防止钢结构的脆性破坏， 应根据结构的重要

性、 荷载特征、 结构形式和连接方法、 工作环境以及构件所处部位等不同情况， 选择钢的牌

号和材质。 并应保证屈服强度 fy、 抗拉强度 fu、 屈强比 fy / fu≤0. 85、 钢试件的伸长率 δ5≥
20%、 夏比 （Charpy V-notch fest） 冲击 （功） 韧性值 Cv、 冷弯试验 φ = 180°等， 以及硫

（S）、 磷 （ P ） 的质量分数限值。 对焊接结构还应满足碳的质量分数限值 （质量分

数）≤0. 2%。
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《高钢规程》 [4]第 4. 1. 2 条　 钢材的牌号和质量等级应符合下列规定：
1） 主要承重构件所用钢材的牌号宜选用 Q345 钢、 Q390 钢[3] ， 一般构件宜选用 Q235

钢[2] ， 有依据时可选用更高强度级别的钢材。
2） 主要承重构件所用较厚的板材宜选用高性能建筑用 GJ 钢板[4-6] 。
3） 外露承重钢结构可选用 Q235NH、 Q355HN 或 Q415NH 等牌号的焊接耐候钢[7] ； 选

用时宜附加要求保证晶粒度不小于 7 级， 耐腐蚀指数不小于 6. 0。
4） 承重构件所用钢材的质量等级不宜低于 B 级； 抗震等级为二级及以上的高层民用

建筑钢结构， 其框架梁、 柱和抗侧力支撑等主要抗侧力构件钢材的质量等级不宜低于

C 级。
5） 承重构件中厚度不小于 40mm 的受拉板件， 当其工作温度低于-20℃时， 宜适当提

高其所用钢材的质量等级。
6） 选用 Q235A 或 Q235B 级钢时应选用镇静钢。
1. 碳素结构钢[2]

碳素结构钢 Q235 的 σ-ε 关系如图 1-14c 所示， 其化学成分见表 2-3， 力学性能见表 2-4，
冷弯试验结果见表 2-5。

表 2-3　 碳素结构钢的化学成分

钢材
牌号

统一数
字代号

等级
厚度（或直径）

/ mm
脱氧
方法

化学成分（质量分数，%），不大于

C Si Mn P S

Q235

U12352 A —
U12355 B —
U12358 C —
U12359 D —

F、Z

Z
TZ

0. 22
0. 20

0. 17
0. 35 1. 40

0. 045

0. 040
0. 035

0. 050
0. 045
0. 040
0. 035

表 2-4　 碳素结构钢的力学性能

牌号 等级

屈服强度 fy / （N / mm2），不小于

厚度（或直径） / mm

≤16 >16～
40

>40～
60

>60～
100

抗拉强度 fu
/ （N / mm2）

断后伸长率 δ5，不小于

厚度（或直径） / mm

≤40 >16～
40

>60～
100

冲击试验（V 型缺口）

温度
/ ℃

冲击吸收
功 Cv / J，
不小于

Q235

A
B
C
D

235 225 215 215 370～500 26 25 24

—
+20
0

-20

—

27

表 2-5　 碳素结构钢冷弯试验结果

牌号 试样方向

冷弯试验 180°　 B= 2a
钢材厚度（或直径） / mm

≤60 > 60～100
弯心直径 d

Q235
纵 a 2a
横 1. 5a 2. 5a

　 　 注： B 为试件宽度， a 为试件厚度 （或直径）。

2. 低合金高强度结构钢[3]

低合金高强度结构钢的化学成分见表 2-6， 力学性能见表 2-7， 夏比 （V 型） 冲击试验

的试验温度和冲击吸收能量见表 2-8， 弯曲试验结果见表 2-9。
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表 2-6　 低合金高强度结构钢的化学成分

牌号
质量
等级

化学成分（质量分数，%）

C Si Mn
P S Nb V Ti Cr Ni Cu N Mo B Als

不大于 不小于

Q345

A
B
C
D
E

≤0. 20

≤0. 18

≤0. 50 ≤1. 70

0. 035

0. 030
0. 030 0. 025
0. 025 0. 020

0. 07 0. 15 0. 20 0. 30 0. 50 0. 30 0. 012 0. 10 —

—

0. 015

Q390

A
B
C
D
E

≤0. 20 ≤0. 50 ≤1. 70

0. 035

0. 030
0. 030 0. 025
0. 025 0. 020

0. 07 0. 20 0. 20 0. 30 0. 50 0. 30 0. 015 0. 10 —

—

0. 015

Q420

A
B
C
D
E

≤0. 20 ≤0. 50 ≤1. 70

0. 035

0. 030
0. 030 0. 025
0. 025 0. 020

0. 07 0. 20 0. 20 0. 30 0. 80 0. 30 0. 015 0. 20 —

—

0. 015

表 2-7　 低合金高强度结构钢的力学性能

牌号
质量
等级

拉伸试验

以下公称厚度（直径，边长，
单位为 mm）下屈服

强度 fy / （N / mm2）

以下公称厚度（直径，边长，
单位为 mm）抗拉

强度 fu / （N / mm2）

伸长率 δ5（%）

公称厚度（直径，边长） / mm

≤16 >16～40 >40～63 >63～80 ≤40 >40～63 >63～80 ≤40 >40～63 >63～80

Q345

A
B
C
D
E

≥345 ≥335 ≥325 ≥315 470～
630

470～
630

470～
630

≥20 ≥19 ≥19

≥21 ≥20 ≥20

Q390

A
B
C
D
E

≥390 ≥370 ≥350 ≥330 490～
650

490～
650

490～
650 ≥20 ≥19 ≥19

Q420

A
B
C
D
E

≥420 ≥400 ≥380 ≥360 520～
680

520～
680

520～
680 ≥19 ≥18 ≥18

　 　 注： 为在我国推广钢结构轻量化设计理念， 此表只列出钢材厚度 tmax = 80mm， 当 80mm<t≤400mm 时， 钢材的 fy、 fu
和 δ5 请详见国家标准 《低合金高强度结构钢》 [3] 。

表 2-8　 低合金高强度钢夏比 （V 型） 冲击试验的试验温度和冲击吸收能量

牌号 质量等级 试验温度 / ℃
冲击吸收能量 Cv / J

公称厚度（直径，边长） / mm
12～150 >150～250 >250～400

Q345

B 20
C 0
D -20
E -40

≥34 ≥27
—

27
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（续）

牌号 质量等级 试验温度 / ℃
冲击吸收能量 Cv / J

公称厚度（直径，边长） / mm
12～150 >150～250 >250～400

Q390

B 20
C 0
D -20
E -40

≥34 — —

Q420

B 20
C 0
D -20
E -40

≥34 — —

表 2-9　 低合金高强度钢弯曲试验结果

牌号 试样方向

180°弯曲试验
[d=弯心直径，a=试样厚度（直径）]

钢材厚度（直径，边长） / mm
≤16 >16～100

Q345
Q390
Q420

　 宽度不小于 600mm 扁平材，拉伸试验取
横向试样。 宽度小于 600mm 的扁平材、型
材及棒材取纵向试样

d= 2a d= 3a

3. 高层结构用钢板[5]

钢板化学成分见表 2-10， 力学性能见表 2-11。

表 2-10　 钢板化学成分

牌号
质量
等级

化学成分（质量分数，%）
C Si

≤
Mn

P S V Nb Ti Als Cr Cu Ni Mo
≤ ≥ ≤

Q235GJ

Q345GJ

Q390GJ

Q420GJ

B、C 0. 20
D、E 0. 18
B、C 0. 20
D、E 0. 18
B、C 0. 20
D、E 0. 18
B、C 0. 20
D、E 0. 18

0. 35

0. 55

0. 60～
1. 50

≤1. 60

≤1. 70

≤1. 70

0. 025 0. 015
0. 020 0. 010
0. 025 0. 015
0. 020 0. 010
0. 025 0. 015
0. 020 0. 010
0. 025 0. 015
0. 020 0. 010

—

0. 150

0. 200

—

0. 070

—

0. 035

0. 030

0. 015
0. 30

0. 80

0. 30

0. 30

0. 70

1. 00

0. 08

0. 20

0. 50

表 2-11　 钢板力学性能

牌号
质量
等级

拉伸试验
纵向冲击

试验
弯曲试验
φ= 180°

钢板厚度 / mm

屈服强度 fy / （N / mm2）
抗拉强度

fu / （N / mm2）
屈强比 fy / fu

6～16 >16～
50

>50～
100 ≤100 6～150 >150～

200

断后伸
长率 δ5
（%），
≥

温度
/ ℃

冲击吸收
能量 Cy / J

钢板厚度 t
/ mm

≥ ≤16 >16

Q235GJ

B
C
D
E

≥235 235～
345

225～
335 400～510 ≤0.80 — 23

20
0

-20
-40

47 D= 2a D= 3a
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（续）

牌号
质量
等级

拉伸试验
纵向冲击

试验
弯曲试验
φ= 180°

钢板厚度 / mm

屈服强度 fy / （N / mm2）
抗拉强度

fu / （N / mm2）
屈强比 fy / fu

6～16 >16～
50

>50～
100 ≤100 6～150 >150～

200

断后伸
长率 δ5
（%），
≥

温度
/ ℃

冲击吸收
能量 Cy / J

钢板厚度 t
/ mm

≥ ≤16 >16

Q345GJ

Q390GJ

Q420GJ

B
C
D
E
B
C
D
E
B
C
D
E

≥345 345～
455

335～
445 490～610

≥390 390～
510

380～
500 510～660

≥420 420～
550

410～
540 530～680

≤0. 80

≤0. 83

≤0. 80 22

— 20

— 20

20
0

-20
-40
20
0

-20
-40
20
0

-20
-40

47 D= 2a D= 3a

　 　 注： D 为弯曲试验弯曲压头直径； a 为试样厚度。

4. 厚度方向性能钢板[6]

当钢板厚度≥40mm， 并承受沿板厚方向的拉力作用时， 应按国家标准 《厚度方向性能

钢板》 [6]的规定， 附加钢板厚度方向 （Z 向） 性能级别。
钢板厚度方向性能级别及其断面收缩率 Ψz、 含硫量见表 2-12。 Ψz 按下式计算

Ψz =
A0-A
A0

×100 （2-1）

式中　 A0———试件原始横截面面积， A0 =πd2
0 / 4；

A———试件断裂后的最小横截面面积， A= π
4

d1+d2

2
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

。 其中 d1、 d2 分别表示横截面

两个互相垂直的直径测量值， 若断面为椭圆形， 则 d1、 d2 表示椭圆的轴直径。

表 2-12　 Ψz 值和 S值

钢板厚度方向（Z 向）
性能级别

Ψz 值（%）
3 个试样平均值 单个试样值

硫的质量分数 S（%）

Z15 ≥15 ≥10 ≤0. 010

Z25 ≥25 ≥15 ≤0. 007

Z35 ≥35 ≥25 ≤0. 005

各钢牌号所有质量等级钢板的碳当量 Ceq或焊接裂纹敏感性指标 Pcm应符合表 2-13 的相

应规定。
Ceq（%）= C+Mn / 6+Si / 24+Ni / 40+Cr / 5+Mo / 4+V / 14 （2-2）

Pcm（%）= C+Si / 30+Mn / 20+Cu / 20+Ni / 60+Cr / 20+Mo / 15+V / 10+5B （2-3）
5. 耐候结构钢[7]

耐候结构钢的化学成分见表 2-14， 力学性能见表 2-15。



　 现代高层钢结构分析与设计　44　　　

表 2-13　 Ceq和 Pcm值

牌号 交货状态
Ceq（%） Pcm（%）

≤50mm >50～100mm ≤50mm >50～100mm
Q235GJ
Q235GJZ
Q345GJ
Q345GJZ

热轧或正火

TMCP

≤0. 36 ≤0. 26

≤0. 42 ≤0. 44 ≤0. 29
≤0. 38 ≤0. 40 ≤0. 24 ≤0. 26

　 　 注： TMCP 代表温度-形变控制轧制， 钢材交货状态应在合同中注明， 否则由供方选择。

表 2-14　 耐候钢的化学成分

牌号
统一数
字代号

化学成分（质量分数，%）
C Si Mn P S Cu Cr V

Q235NH L52350 ≤0. 15
Q355NH L53550 ≤0. 16
Q460NH L54600 0. 10～0. 18

0. 15～0. 40 0. 20～0. 60

≤0. 50 0. 90～1. 50
≤0. 035 ≤0. 035 0. 20～

0. 50
0. 40～
0. 80 0. 02～

0. 10

表 2-15　 耐候钢的力学性能

牌号
钢材厚度

/ mm

屈服点 fy
/ （N / mm2），

不小于

抗拉强度
fu

/ （N / mm2）

断后伸长率
δ5（%），
不小于

180°
弯曲试验

V 型冲击试验

试样
方向

质量
等级

温度
/ ℃

冲击功 / J，
不小于

Q235NH

Q355NH

Q460NH

≤60 235
>16～40 225
>40～60 215

>60 215
≤60 355

>16～40 345
>40～60 335
>60～100 325

≤60 460
>16～40 450
>40～60 440
>60～100 430

360～490

490～630

550～710

25
25
24
23
22
22
21
20
22
22
21
20

d=a

d= 2a

d= 2a

d= 3a

d= 2a

d= 3a

纵向

C
D

0
-20 34

E -40 27

C
D

0
-20 34

E -40 27

D -20 34

E -40 31

6. 铸钢件[8]

焊接结构用铸钢件的化学成分见表 2-16， 力学性能见表 2-17。
表 2-16　 化学成分

牌号
主要元素（质量分数，%） 残余元素（质量分数，%）

C Si Mn P S Ni Cr Cu Mo V 总和

ZG270-480H 0. 17～0. 25 ≤0. 60 0. 80～1. 20 ≤0. 025 ≤0. 025
ZG300-500H 0. 17～0. 25 ≤0. 60 1. 00～1. 60 ≤0. 025 ≤0. 025
ZG340-550H 0. 17～0. 25 ≤0. 80 1. 00～1. 60 ≤0. 025 ≤0. 025

≤0. 40 ≤0. 35 ≤0. 40 ≤0. 15 ≤0. 05 ≤1. 0

表 2-17　 力学性能

牌号

拉伸性能 根据合同选择

上屈服强度 fy
/ （N / mm2）

抗拉强度 fu
/ （N / mm2）

断后伸长率 δ5（%） 断面收缩率（%） 冲击吸收功 Cv / J

ZG200-400H 200 400 25 40 45
ZG230-450H 230 450 22 35 45
ZG270-480H 270 480 20 35 40
ZG300-500H 300 500 20 21 40
ZG340-550H 340 550 15 21 35
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2. 1. 2　 钢材设计指标

《高钢规程》 [4]第 4. 2. 1 条规定： 各牌号钢材的设计用强度值按表 2-18 采用。

表 2-18　 钢材强度设计值

钢材牌号
钢材厚度或直径

/ mm

钢材强度 钢材强度设计值

抗拉强度 fu
/ （N / mm2）

屈服强度 fy
/ （N / mm2）

抗拉、抗压、
抗弯 f

/ （N / mm2）

抗剪 fv
/ （N / mm2）

端面承压
（刨平顶紧） fce
/ （N / mm2）

碳素
结构钢

Q235
≤16

>16，≤40
>40，≤100

370
235 215 125
225 205 120
215 200 115

320

低合金
高强度
结构钢

Q345

Q390

Q420

≤16
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤80
>80，≤100

≤16
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤100

≤16
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤100

470

490

520

345 305 175
335 295 170
325 290 165
315 280 160
305 270 155
390 345 200
370 330 190
350 310 180
330 295 170
420 375 215
400 355 205
380 320 185
360 305 175

400

415

440

高层结构
用钢板

Q345GJ
>16，≤50
>50，≤100

490
345 325 190
335 300 175

415

《高钢规程》 [4]第 4. 2. 3 条规定： 铸钢件的强度设计值按表 2-19 采用。

表 2-19　 铸钢件的强度设计值 （单位： N / mm2）

铸钢件牌号 抗拉、抗压、抗弯 f 抗剪 fv 端面承压（刨平顶紧） fce

ZG270-480H 210 120 310

ZG300-500H 235 135 325

ZG340-550H 265 150 355

2. 2　 连接材料

2. 2. 1　 焊接

《高钢规程》 [4]第 4. 1. 10 条规定： 钢结构所用焊接材料的选用符合下列规定。
1） 手工焊焊条或自动焊焊丝和焊剂的性能应与构件钢材性能相匹配， 其熔敷金属的力

学性能不应低于母材的性能。 当两种强度级别的钢材焊接时， 宜选用与强度较低钢材相匹配

的焊接材料。
2） 焊条的材质和性能符合现行国家标准 《非合金钢及细晶粒钢焊条》 [9] 、 《热强钢焊
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条》 [10]的有关规定。 框架梁、 柱结点和抗侧力支撑连接结点等重要连接或拼接结点的焊缝

宜采用低氢型焊条。
3） 焊丝的材质和性能符合现行国家标准 《熔化焊用钢丝》 [11] 、 《气体保护电弧焊用碳

钢、 低合金钢焊丝》 [12] 、 《碳钢药芯焊丝》 [13]及 《低合金钢药芯焊丝》 [14]的有关规定。
4） 埋弧焊用焊丝和焊剂的材质和性能应符合现行国家标准 《埋弧焊用碳钢焊丝和焊

剂》 [15] 、 《埋弧焊用低合金钢焊丝和焊剂》 [16]的有关规定。
《高钢规程》 [4]第 4. 2. 4 规定： 设计用焊缝的强度值按表 2-20 采用。

表 2-20　 焊缝强度设计值[4]

焊接方法和
焊条型号

构件钢材

钢材牌号
厚度或直
径 / mm

对接焊缝
抗拉强度
最小值

fu
/ （N / mm2）

对接焊缝强度设计值
角焊缝强
度设计值

抗压 f wc
/ （N /
mm2）

焊缝质量为下列
等级时抗拉、抗弯

f w
t / （N / mm2）

一级
二级

三级

抗剪 f w
v

/ （N /
mm2）

抗拉、抗压和

抗剪 f w
f

/ （N / mm2）

　 F4××-H08A 焊剂丝自动
焊、半自动焊
　 E43 型焊条手工焊

Q235
≤16

>16，≤40
>40，≤100

370
215 215 185 125
205 205 175 120
200 200 170 115

160

　 F48××-H08MnA 或 F48×
×-H10Mn2 焊剂-焊丝自动
焊、半自动焊
　 E50 型焊条手工焊

Q345

≤16
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤80
>80，≤100

470

305 305 260 175
295 295 250 170
290 290 245 165
280 280 240 160
270 270 230 155

200

　 F55××-H10Mn2 或 F55×
×-H08MnMoA 焊剂-焊丝自
动焊、半自动焊
　 E55 型焊条手工焊

Q390

Q420

Q345GJ

≤60
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤100

≤60
>16，≤40
>40，≤63
>63，≤100
>16，≤50
>50，≤100

490

520

490

345 345 295 200
330 330 280 190
310 310 265 180
295 295 250 170
375 375 320 215
355 355 300 205
320 320 270 185
305 305 260 175
325 325 275 185
300 300 255 170

220

220

200

　 　 注： 1. 焊缝质量等级符合现行国家标准 GB 50661—2011 《钢结构焊接规范》 的规定， 其检验方法应符合现行国家标
准 GB 50205—2001 《钢结构工程施工质量验收规范》 的规定。 其中厚度小于 8mm 钢材的对接焊缝， 不应采
用超声波探伤确定焊缝质量等级。

2. 对接焊缝在受压区的抗弯强度设计值取 f wc ， 在受拉区的抗弯强度设计值取 f wt 。
3. 表中厚度系指计算点的钢材厚度， 对轴心受拉和轴心受压构件系指截面中较厚板件的厚度。
4. 进行无垫板的单面施焊对接焊缝的连接计算时， 上表规定的强度设计值应乘折减系数 0. 85。
5. Q345GJ 钢与 Q345 钢焊接时， 焊缝强度设计值按较低者采用。

2. 2. 2　 螺栓

螺栓可分为普通螺栓和高强度螺栓， 见表 2-21。 《高钢规程》 [4]第 4. 1. 11 条规定： 钢结

构所用螺栓紧固件材料的选用应符合下列规定。
1） 普通螺栓宜采用 4. 6 或 4. 8 级 C 级螺栓， 其性能与尺寸规格应符合现行国家标准

《紧固件机械性能　 螺栓、 螺钉和螺柱》 [17] 、 《六角头螺栓　 C 级》 [18]和 《六角头螺栓》 [19]

的规定。
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表 2-21　 螺栓分类

螺栓种类 级　 　 别

普通螺栓

精制
A 级（8. 8s）
B 级（5. 6s）

粗制
C 级

（4. 6s、4. 8s）

高强度螺栓
大六角头

8. 8s
10. 9s

扭剪型 10. 9s

2） 高强度螺栓可选用大六角高强度螺栓或扭剪型高强度螺栓。 高强度螺栓的材质、 材

料性能、 级别和规格应分别符合现行国家标准 《钢结构用高强度大六角头螺栓》 [20] 、 《钢结

构用高强度大六角螺母》 [21] 、 《钢结构用高强度垫圈》 [22] 、 《钢结构用高强度大六角头螺栓、
大六角螺母、 垫圈技术条件》 [23] 、 《钢结构用扭剪型高强螺栓连接副》 [24]的规定。

高强度螺栓的形式如图 2-1 所示。

图 2-1　 高强度螺栓的形式

a） 大六角头 （2 个垫圈） 　 b） 扭剪型 （1 个垫圈）
注： 高强度螺栓直径 d 与螺栓孔直径 d0 之关系为： 当采用摩擦型连接时， d0-d= 1. 5～2. 0mm；

当采用承压型连接时， d0-d= 1. 0～1. 5mm。

3） 组合结构所用圆柱头焊钉 （栓钉） 连接件的材料应符合现行国家标准 《电弧螺柱焊

用圆柱头焊钉》 [25]的规定。 其材料强度标准值 fy不应小于 320N / mm2， 抗拉强度 fu不应小于

400N / mm2， 伸长率 δ5 不应小于 14%。
螺栓的强度设计值见表 2-22。

表 2-22　 螺栓的强度设计值 （单位： N / mm2）

螺栓的钢材牌号
（或性能等级）
和连接构件
的钢材牌号

螺栓的强度设计值

普通螺栓

C 级螺栓 A 级、B 级螺栓
锚栓 承压型连接高强度螺栓

抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc 抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc 抗拉 f at 抗剪 f av 抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc

锚栓、高
强度螺栓
钢材的抗
拉强度

最小值 f bu

普通
螺栓

4. 6 级
4. 8 级

170 140 — — — — — — — — —

5. 6 级 — — — 210 190 — — — — — —
8. 8 级 — — — 400 320 — — — — — —

—
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（续）

螺栓的钢材牌号
（或性能等级）
和连接构件
的钢材牌号

螺栓的强度设计值

普通螺栓

C 级螺栓 A 级、B 级螺栓
锚栓 承压型连接高强度螺栓

抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc 抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc 抗拉 f at 抗剪 f av 抗拉 f bt 抗剪 f bv 承压 f bc

锚栓、高
强度螺栓
钢材的抗
拉强度

最小值 f bu

锚栓

Q235 钢 — — — — — — 140 80 — — — 370
Q345 钢 — — — — — — 180 105 — — — 470
Q390 钢 — — — — — — 185 110 — — — 490

承压型
连接的高
强度螺栓

8. 8 级 — — — — — — — — 400 250 — 830

10. 9 级 — — — — — — — — 500 310 — 1040

所连接
构件钢
材牌号

Q235 钢 — — 305 — — 405 — — — — 470
Q345 钢 — — 385 — — 510 — — — — 590
Q390 钢 — — 400 — — 530 — — — — 615
Q420 钢 — — 425 — — 560 — — — — 655

Q345GJ 钢 — — 400 — — 530 — — — — 615

—

　 　 注： 1. A 级螺栓用于 d≤24mm 和 l≤10d 或 l≤150mm （按较小值） 的螺栓； B 级螺栓用于 d>24mm 或 l>10d 或 l>
150mm （按小值） 的螺栓。 d 为公称直径， l 为螺杆公称长度。

2. B 级螺栓孔的精度和孔壁表面粗糙度及 C 级螺栓孔的允许偏差和孔壁表面粗糙度， 均应符合现行国家标准 GB
50205—2001 《钢结构工程施工质量验收规范》 的规定。

3. 摩擦型连接的高强度螺栓钢材的抗拉强度最小值与表中承压型连接的高强度螺栓相应值相同。

2. 2. 3　 锚栓

锚栓通常用作钢柱柱脚与钢筋混凝土基础之间的锚固连接件， 主要承受柱脚的拔力。 外

露式柱脚的锚栓通常采用双螺母。 锚栓因其直径较大， 一般采用未经加工的圆钢制成。
《高钢规程》 [4]第 4. 1. 11 条规定： 锚栓钢材可采用 Q235 钢、 Q345 钢、 Q390 钢或强度

更高的钢材。

2. 2. 4　 圆柱头栓钉

圆柱头栓钉以前称为焊钉， 它是一个带圆柱头的实心钢杆。 它需要用专用焊机焊接， 并

配置焊接瓷环 （图 2-2）。
1. 规格

1） 国家标准 《电弧螺柱焊用圆柱头焊钉》 [25]规定了公称直径为 6～22mm 共七种规格的

圆柱头焊钉 （栓钉）。
2） 高层建筑钢结构及组合楼盖中常用的栓钉有三种， 其直径为 16mm、 19mm、 22mm，

其长度不应小于 4 倍直径。
3） 圆柱头栓钉的规格及尺寸见表 2-23。

表 2-23　 圆柱头栓钉的规格及尺寸 （单位： mm）

公称直径 13 16 19 22
栓钉杆直径 d 13 16 19 22
大头直径 dk 22 29 32 35
大头厚度 K 10 10 12 12
熔化长度 WA 4 5 5 6

公称（熔后）长度 l1 80、100、120 80、100、120、130、150、170、200
　 　 注： l1 = 200mm 仅用于 ϕ22 栓钉。
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图 2-2　 圆柱头栓钉

2. 用途

1） 圆柱头栓钉适用于各类钢结构的抗剪件、 埋设件和锚固件。
2） 圆柱头栓钉与钢梁焊接时， 应在所焊的母材上设置焊接瓷环， 以保证焊接质量。 焊

接瓷环根据焊接条件分为下列两种类型： B1 型———栓钉直接焊在钢梁、 钢柱上； B2 型———
栓钉穿透压型钢板后焊在钢梁上。

3. 材质

栓钉宜选用镇静钢制作； 栓钉钢材的机械性能应符合表 2-24 的要求； 栓钉钢材的化学

成分应符合表 2-25 的要求。

表 2-24　 栓钉钢材的机械性能
fy / （N / mm2） fu / （N / mm2） δ5（%）

≥240 410～520 ≥20

表 2-25　 栓钉钢材的化学成分含量 （质量分数，%）

材料 C Mn Si S P Al
硅镇静钢 0. 08～0. 28 0. 3～0. 9 0. 15～0. 35 0. 05 以下 0. 04 以下 —
铝镇静钢 0. 08～0. 2 0. 3～0. 9 0. 10 以下 0. 05 以下 0. 04 以下 0. 02 以下

DL 钢 0. 09～0. 17 0. 25～0. 55 0. 05 0. 04 以下 0. 04 以下 —
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高层建筑的体型主要由建筑使用功能和建筑美学决定， 其中， 建筑结构应能有效地抵抗

各种作用 （高层建筑中， 主要为风荷载和地震作用， 见表 4-1 和图 4-1）， 选择合理的高层抗

侧力结构方案 （详见第 5 章）， 实现现代高层全钢结构用料最少 （表 1-3）， 即用最少的结构

提供最大的结构承载力 （doing the most with the least） [1，2] ， 是我国注册结构师钢结构轻量化

设计的光荣职责。
《高钢规程》 [3]第 3. 3. 2 条规定： 高层民用建筑钢结构及其抗侧力结构的平面布置宜规

则、 对称， 并应具有良好的整体性； 建筑的立面和竖向剖面宜规则， 结构的侧向刚度沿高度

宜均匀变化， 竖向抗侧力构件的截面尺寸和材料强度宜自下而上逐渐减小， 应避免抗侧力结

构的侧向刚度和承载力突变。

3. 1　 建筑平面

3. 1. 1　 抗风设计

为了控制高层钢结构侧移和风振加速度， 建筑平面应该尽量采用双轴对称平面形状，
如方形、 矩形、 圆形、 正六边形、 正八边形和椭圆形等 （图 3-1）。 平面形状不对称， 在

风荷载作用下高层建筑就会产生扭转振动。 在大风作用下的扭转振动即使很轻微， 居住

者也会感到加剧很多的振动。 因此， 必须控制结构的顺风向振动加速度和横风向振动加

速度。

图 3-1　 高层建筑的对称平面

合理地选择平面形状， 能够显著降低风荷载对高层建筑的作用， 取得较好的经济效果。
高层建筑采用圆形、 椭圆形等流线型平面， 与矩形平面比较， 风载体型系数约可减小 30%
以上。 此外， 由于圆形平面的对称性， 当风速的冲角 α 发生改变时， 都不会引起侧力数值

上的改变。 因此， 采用圆形平面的高层建筑， 在大风作用下不会发生驰振现象。
1980 年， 加拿大相关建筑规范给出 3 个计算例题 （表 3-1）：
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表 3-1　 高层建筑顺风向加速度 ad 和横风向加速度 aw 的比较[4]

高度 H / m
平面尺寸
B
m

× L
m

地貌

风压 p= 0. 32kN / m2 风压 p= 0. 45kN / m2

vH / （m / s） ad aw vH / （m / s） ad aw

183 30×30
平坦地形 33. 5 2. 15×10-2g 4. 89×10-2g 39. 6 3. 57×10-2g 3. 61×10-2g
城市中心 26. 5 1. 49×10-2g 2. 27×10-2g 31. 7 2. 50×10-2g 3. 99×10-2g

183 46×30
平坦地形 33. 5 1. 62×10-2g 2. 66×10-2g 39. 6 2. 72×10-2g 4. 68×10-2g
城市中心 26. 5 1. 11×10-2g 1. 23×10-2g 31. 7 1. 88×10-2g 2. 17×10-2g

244 76×38
平坦地形 35. 1 2. 12×10-2g 1. 97×10-2g 41. 5 3. 52×10-2g 3. 47×10-2g
城市中心 29. 6 1. 68×10-2g 1. 12×10-2g 35. 1 2. 81×10-2g 1. 98×10-2g

表 3-1可见： 多数情况下， aw 均大于 ad， 其中， 当处于平坦地形， 风压 p = 0. 32 kN/ m2时，
aw

ad
=4. 89×10-2g
2. 15×10-2g

=2. 3； 当处于城市中心， 风压 p=0. 45kN/ m2时，
aw

ad
=3. 99×10-2g
2. 50×10-2g

=1. 6。

研究表明， 正六边形、 正八边形、 Y 形和十字形平面的风载体型系数， 比矩形平面的要

小。 不过， 在实际工程中， 高层建筑采用矩形平面时， 从减小风载体型系数的角度出发， 对

矩形平面进行切角处理， 也能取得一定的效果。 此外， 对于采用框筒和框筒束体系的高层建

筑进行切角处理， 还可降低风荷载作用下角柱的峰值应力[4] 。
对于采用钢框筒结构体系的高层建筑， 若采用矩形平面， 长边与短边的比值不应大于

1. 5。 因为超过此比值的矩形平面钢框筒， 当风力方向平行于矩形平面的短边时， 由于剪力

滞后现象， 框筒低抗侧力的有效性会降低。

3. 1. 2　 抗震设计

《抗震规范》 [5]第 3. 4. 2 条规定： 建筑设计应重视其平面、 立面和竖向剖面的规则性对

抗震性能及经济合理性的影响， 宜择优选用规则的形体， 其抗侧力构件的平面布置宜规则对

称、 侧向刚度沿竖向宜均匀变化、 竖向抗侧力构件的截面尺寸和材料强度宜自下而上逐渐减

小、 避免侧向刚度和承载力突变。
对于抗震设防的高层建筑结构， 水平地震作用的分布取决于质量分布。 为使各楼层水平

地震作用沿平面分布对称、 均匀， 避免引起结构的扭转振动， 其平面应尽可能采用双轴对称

的简单规则平面。 但由于城市规划对街景的要求， 或由于建筑场地形状的限制， 高层建筑不

可能千篇一律地采用简单、 单调的平面形状， 而不得不采用其他较为复杂的平面。 为了避免

地震时发生较强烈的扭转振动以及水平地震作用沿平面的不均匀分布， 对抗震设防的高层建

筑钢结构， 其常用的平面尺寸关系应符合图 3-2 和表 3-2 的要求。 当钢框筒结构采用矩形平

面时， 其长宽比宜不大于 1. 5， 否则， 宜采用多束筒结构。

表 3-2　 L， l， l′， B′的限值

L / B L / Bmax l / b l′ / Bmax B′ / Bmax

≤5 ≤4 ≤1. 5 ≥1 ≤0. 5

《高钢规程》 [3]第 3. 3. 2 条列出高层民用建筑平面不规则主要类型， 见表 3-3。
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图 3-2　 平面尺寸图示

表 3-3　 平面不规则的主要类型[3]

不规则类型 定义和参考指标

扭转不规则
　 在规定的水平力及偶然偏心作用下，楼层两端弹性水平位移（或层间位移）的最大值与其平均
值的比值大于 1. 2

偏心布置
　 任一层的偏心率大于 0. 15（偏心率按《高钢规程》 [3]附录 A 的规定计算）或相邻层质心相差大
于相应边长的 15%

凹凸不规则 　 结构平面凹进的尺寸，大于相应投影方向总尺寸的 30%

楼板局部不连续
　 楼板的尺寸和平面刚度急剧变化，例如，有效楼板宽度小于该层楼板典型宽度的 50%，或开洞
面积大于该层楼面面积的 30%，或有较大的楼层错层

不规则高层民用建筑应按 《高钢规程》 [3]要求进行水平地震作用计算和内力调整， 并应

对薄弱部位采取有效的抗震构造措施。

3. 2　 建筑立面

3. 2. 1　 抗风设计

1） 强风地区的高楼， 宜采用上小下大的锥形或截锥形立面 （图 3-3a、 b）。 优点是： 缩

小风荷载值的受风面积， 使风荷载产生的倾覆力矩大幅度减小； 从上到下， 楼房的抗推刚度

和抗倾覆能力增长较快， 与风荷载水平剪力和倾覆矩的示意图情况相适应； 楼房周边向内倾

斜的竖向构件轴力的水平分力， 可部分抵消各楼层的风荷载水平剪力。
2） 立面可设大洞或透空层。 对于层数很多、 体量较大的高层建筑， 可结合建筑布局和

功能要求， 在楼房的中、 上部， 设置贯通房屋的大洞 （图 3-3c）， 或每隔若干层设置一个透

空层 （图 3-3d、 图 1-26a、 图 5-61）， 则可显著减小作用于楼房的风荷载。

3. 2. 2　 抗震设计

抗震设防的高层建筑钢结构， 宜采用竖向规则的结构。 在竖向位置上具有下列情况之一
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图 3-3　 高层建筑的平立面形状

者， 为竖向不规则结构 （图 3-4）：

图 3-4　 不规则立面

1） 楼层刚度小于其相邻上层刚度的 70%， 且连续

三层总的刚度降低超过 50%。
2） 相邻楼层质量之比超过 1. 5 （建筑为轻屋盖时，

顶层除外）。
3） 立面收进尺寸的比例为 b / B < 0. 75， h / H> 1. 0

（图 3-4）。 收进尺寸比例过大的阶梯形建筑， 容易引起

振幅较大的高阶振型和突变部位塑性变形集中现象， 反

而不利于抗震。 当阶梯形建筑的楼面尺寸变化率为 b / B
<0. 75， 阶梯形高度的比值 h / H>1 时 （图 3-4）， 就应该

属于不规则立面， 不宜用于地震区的高层建筑。
4） 竖向抗侧力构件不连续。
5） 任一楼层抗侧构件的总抗剪承载力， 小于其相

邻上层的 80%。
《高钢规程》 [3]第 3. 3. 2 条规定： 竖向不规则的主要类型见表 3-4。

表 3-4　 竖向不规则的主要类型

不规则类型 定义和参考指标

侧向刚度不规则
　 该层的侧向刚度小于相邻上一层的 70%，或小于其上相邻三个楼层侧向刚度平均值
的 80%；除顶层或出屋面小建筑外，局部收进的水平向尺寸大于相邻下一层的 25%

竖向抗侧力构件不连续
　 竖向抗侧力构件（柱、抗震墙板、抗震支撑）的内力由水平转换构件（梁、桁架等）向下
传递

楼层承载力突变 　 抗侧力结构的层间抗剪承载力小于相邻上一楼层的 80%

3. 3　 房屋高厚比 H / B

房屋高厚比是指房屋总高度与房屋底部顺风 （地震） 向尺寸的比值： H / B （图 1-19）。
它的大小直接影响到结构的抗推刚度、 风振加速度和抗倾覆能力。 如果房屋的 H / B 值较大，
结构就柔， 风或地震作用下的侧移就大， 阵风引起的振动加速度就大， 结构的抗倾覆能力就
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低。 所以， 进行高层建筑结构， 特别是钢结构的抗风和抗震设计时， 房屋的高厚比应该得到

控制。
C. H. Thornton 在 《高层和超高层建筑中的结构表现》 一文中指出： 有力学概念的注册

结构师， 最常用的一个比例数就是建筑的高厚比 H / B。 多数工程师认为 H / B 值应控制在 8
以下。 若高厚比值大于 8， 结构的效能将过低， 风荷载下结构的侧移值和振动加速度将不

能满足要求。 事实上， 美国等地已建的全钢结构高层建筑， 房屋的高厚比值均小于 8。 美

国钢结构高层， 如 Searw Tower、 John Hancock Center 和 World Trade Center， H / B 值均在

6. 5 左右。
既然房屋的高厚比决定着结构的抗推刚度和抗倾覆承载力， 因此， 房屋高厚比的限值，

应该随水平荷载的大小而异。 就是说， 风荷载大和抗震设防烈度高的建筑物， 高厚比值要小

一些； 反之， 就可以大一些。

3. 4　 变形缝

《高钢规程》 [3]第 3. 3. 4 条规定： 高层民用建筑宜不设防震缝； 体型复杂、 平立面不规

则的建筑， 应根据不规则程度、 地基基础等因素， 确定是否设置防震缝； 当在适当部位设置

防震缝时， 宜形成多个较规则的抗侧力结构单元。
国内外历次地震中， 相邻建筑物发生碰撞的事例屡见不鲜。 1985 年墨西哥地震， 墨西

哥市就有不少高层建筑因相互碰撞， 造成严重破坏甚至倒塌。 究其原因[4] ， 有以下几方面：
1） 在建筑物中设置的伸缩缝或沉降缝不符合防震缝的构造要求。
2） 对地震时结构的变形量估计不足， 防震缝宽度偏小。
3） 软土或可液化土发生震陷， 建筑物因地基不均匀沉陷发生倾斜， 进一步减小相邻建

筑物之间的净空。
4） 防震缝的位置或构造不当。
所以， 对于高层建筑来说， 因需要而设置的伸缩缝和沉降缝， 在缝的宽度和构造方面，

均应符合对防震缝所提出的要求。
高层钢结构建筑的层数很多， 地震时产生的侧移值很大， 如果设置防震缝， 缝的净宽将

很大， 给建筑处理带来困难。 因此， 对于地震区的高层建筑， 应该采取合理的建筑和结构方

案， 尽量避免设置防震缝。 不过， 由于建筑平面和体形的多样化， 不规则结构有时也难以避

免， 这就要求利用防震缝将它划分为若干个简单平面和规则结构。 此外， 若高层建筑平面过

长， 或各部分的地震沉降差过大， 需要设置伸缩缝或沉降缝时， 也需要设置防震缝。
对于钢结构， 伸缩缝的允许最大间距可以达到 90m， 而钢结构高层建筑的平面尺寸一般

不会超过 90m， 所以， 无须设置伸缩缝。 高层建筑的主楼与裙房之间是否需要设置防震缝，
应视具体情况而定。

当高层建筑的裙房伸出长度， 不大于整个房屋底部长度的 15%时， 可以利用基础的竖

向刚度将主楼与裙房连成整体， 不必在主楼与裙房之间设置变形缝 （图 3-5）。 但在设计中

需要考虑房屋各部分的布置不对称所引起的基础偏心影响。
当裙房的面积较大， 而地基条件较好时， 主楼与裙房之间也可不设缝。 此时， 除在施工

方法上采取后浇带等措施， 以减少早期产生的差异沉降外， 在计算中还应进行仔细的基础沉
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图 3-5　 主楼与裙房连为一体

降量分析， 以考虑后期沉降差对连接构件的影响， 并在构造上

采取相应措施。
对于裙房与主楼相连的情况， 在结构抗震设计中应采取以

下对策：
1） 在裙房中采用比主楼结构抗推刚度要小的较柔的结构，

以减小裙房对楼层刚度突变的影响程度。
2） 在地震反应分析中， 考虑裙房引起的刚度突变， 从而

在主楼与裙房屋面相衔接的楼层中， 因相对柔弱而引起的塑性

变形集中效应。
3） 考虑裙房非对称布置引起的结构扭转振动影响。
4） 对于相对柔弱楼层和应力集中部位， 应采取措施提高

其结构的延性。
当主楼与裙房之间必须设置沉降缝时， 为了增强地震时主

楼的抗倾覆稳定性， 地面以下的沉降缝， 宜用粗砂等松散材料

填实。
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第 4 章　 作　 　 用

作用 （actions） 分两大类： 直接作用和间接作用 （表 4-1） [1][2] 。 前者即荷载 （loads），
后者包括地震 （earthquake）、 温度 （temperature） 和地基沉降 （ground settlement） 等能够引

起结构外加变形或约束变形的原因。 例如， 风荷载是直接作用在建筑物的表面， 楼面活荷载

直接作用在楼盖上等； 而在地球地壳中发生的构造地震， 则是间接地引起建筑物产生强迫振

动 （图 4-1b）。 可见地震力的大小， 不仅取决于一次地震的震级 （magnitude）， 还与建筑结

构的动力特性———结构的自振周期 （natural period） 和阻尼 （damp） 密切相关。
表 4-1　 作用 （actions）

直接作用（荷载）
恒荷载 活荷载

间接作用

结构和非结构构件自重、设备 楼面、屋面、雪、风 地震、温度、地基沉降

图 4-1　 直接作用和间接作用

4. 1　 风荷载

4. 1. 1　 风的特点

风是空气的大范围流动， 是空气从气压高的地方向气压低的地方流动的结果。 通常把空

气的水平运动称为 “风” （wind）， 把竖向运动称为 “流” （current）。 与建筑物密切相关的

是靠近地面的流动风， 一般简称近地风。 风的强度通常用风速来表达。 为了不同的使用目

的， 其表达方式又可分为 “范围风速” 和 “工程风速”。 工程抗风计算需要的是所在场地的

风速确定值， 即某一规定年限内可能遭遇的最大风速， 该值应按照数理统计方法确定。
大量的强风实测数据表明， 在近地风的风速时程曲线 （图 4-2） 中， 其瞬间风速 vt 由两

部分组成： 平均风速 v 和阵风风速 vf。
1. 平均风速

平均风速是瞬时风速时程曲线中的长周期部分， 其周期常在 10min 以上， 即在较长时段
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内， 某一位置上瞬时风速的平均值几乎是不变的， 因此， 平均风速又称为平均风。
由于近地风受建筑物的阻碍和摩擦， 接近地面的风速大幅度减小； 随着离开地表高度的

增大， 风速逐渐加大， 到达一定高度 （梯度风高度） 后， 气流不再受到地表摩擦的影响，
风速恢复到常量， 称为梯度风速 （图 4-3）， 即气流按照气压梯度自由流动时所达到的速度。
梯度风的高度依地面粗糙程度不同而不同， 一般高度为 300～450m。

图 4-2　 强风的风速时程曲线 图 4-3　 平均风速的高度

分布规律 （风剖面）

平均风速的数值， 随着平均时距的长短而变化， 一般而言， 时距越长， 数值越小。 某一

地区平均风速的极大值， 每隔一定年限重复出现， 这个间隔时间称为重现期。 重现期的取值

越长， 平均风速值就越大。 工程设计所采用的重现期， 一般取 50 年或 100 年， 视建筑物的

高度和重要性而定

风速的年最大值 x 采用极值 I 型的概率分布， 其分布函数 F（x） 为

F（x）= exp -exp[-α（x-u）] （4-1）

式中　 u———分布的位置参数， 即其分布的众值；
α———分布的尺度参数。

分布的参数与均值 μ 和标准差 σ 的关系按下述确定

α= 1. 28255 / σ

u=μ-0. 57722 / α

2. 阵风风速

阵风风速是瞬时风速中的短周期部分， 其周期仅 1 ～ 2s。 它是瞬时风速中以平均风速为

基准而出现的速度变化分量， 是风速中的不确定部分， 它的数值随机变化， 但其平均值等

于零。
阵风又称脉动风， 是近地风的一个重要组成部分。 阵风每一波的持续时间约为 1s， 是

高层建筑产生振动的主要原因。 阵风风速大体上为正态分布， 阵风脉动可近似地当作各态历

经的平稳随机过程。 阵风水平风速谱的卓越频率， 远低于建筑物的自振频率。
强风观测数据表明， 作用于建筑物各部位的风速、 风向， 并非全都同步， 甚至是完全无
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图 4-4　 作用于高层建筑的平均风和阵风

关的。 由图 4-4 可见， 平均风速随高度而增大， 而阵风

风速的均方， 随高度的变化并不明显。
按 《荷载规范》 [3]第 8. 6. 1 条的规定， 计算围护结

构 （包括门窗） 风荷载时， 阵风系数 βgz 应按表 4-2
确定。

3. 风对高层建筑的危害

由于现代材料的轻质高强化， 高层钢结构高度的

增加， 刚度相对在减小， 因此， 风对建筑物的破坏作

用， 长周期的平均风速的数值要比短周期最大瞬时风

速更为关键。 如 1966 年 8 月 26 日天津塘沽， 虽然瞬时

风速高达 48. 7m / s， 而 10min 内的平均风速仅 15m / s，
没有造成风灾； 而 1967 年 7 月 15 日， 瞬时风速为

37. 8m / s， 平均风速达 21m / s， 却造成比较严重的风灾。
表 4-2　 阵风系数 βgz

离地面高度
/ m

地面粗糙度类别

A B C D
5 1. 65 1. 70 2. 05 2. 40
10 1. 60 1. 70 2. 05 2. 40
15 1. 57 1. 66 2. 05 2. 40
20 1. 55 1. 63 1. 99 2. 40
30 1. 53 1. 59 1. 90 2. 40
40 1. 51 1. 57 1. 85 2. 29
50 1. 49 1. 55 1. 81 2. 20
60 1. 48 1. 54 1. 78 2. 14
70 1. 48 1. 52 1. 75 2. 09
80 1. 47 1. 51 1. 73 2. 04
90 1. 46 1. 50 1. 71 2. 01
100 1. 46 1. 50 1. 69 1. 98
150 1. 43 1. 47 1. 63 1. 87
200 1. 42 1. 45 1. 59 1. 79
250 1. 41 1. 43 1. 57 1. 74
300 1. 40 1. 42 1. 54 1. 70
350 1. 40 1. 41 1. 53 1. 67
400 1. 40 1. 41 1. 51 1. 64
450 1. 40 1. 41 1. 50 1. 62
500 1. 40 1. 41 1. 50 1. 60
550 1. 40 1. 41 1. 50 1. 59

高层建筑在强风作用下的风压 （图 4-5a）， 可简化为三种力： 顺风力 Px、 横风力 Py 和

扭力矩 T （图 4-5b）。
调查表明， 高层建筑使用者可感觉到的运动和不适感的风振加速度， 多发生在横风力

Py。 原因是强风吹过矩形高层建筑时， 在高层建筑横风面产生不对称的气流旋涡， 旋涡依

次从两侧脱落， 使高层建筑产生左、 右交替作用的横风向冲击力 （图 4-6）， 其频率约等于

顺风向冲击频率的 0. 5 倍。
高度 H= 200～400m 的高层钢结构， 自振周期仅 5 ～ 10s， 强风平均风速的持续时间可长
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图 4-5　 风对高层建筑产生的力

图 4-6　 旋涡脱落引起的高楼横风向振动

达 10min， 从而， 风对高层建筑的作用可视为静力。 而阵风的持续时间 1 ～ 2s， 它对结构的

作用则为动力， 是引起结构顺风向振动的主要因素。 由于阵风是一种随机荷载， 它对结构的

动力效应分析， 必须借助随机振动理论和概率统计方法。
风洞试验表明， 建筑物表面的风压分布是不均匀的， 并形成三个风压区 （图 4-7）： 迎

风面的正压力区 （1 区）、 横风面角部的负压力区 （2 区） 和背风面的负压力区 （3 区）。
实测数据指出： 迎风面角部的正压力远大于中间部位； 最大的负压力位于横风面的角

部； 迎风面正压力的波动大于背风面负压力的波动。

图 4-7　 周边风压的分布

高层建筑围护结构的振动周期一般 0. 02～0. 2s， 远小于平

均风速和阵风风速的波动周期， 因此， 围护结构及其部件的

抗风设计， 风可视为静荷载。
4. 基本风速 v0
风速随高度、 时距、 地貌、 周围环境等因素而变化。
（1） 标准高度　 我国气象台站风速仪的安装高度 8～12m，

为便于直接引用而不必换算， 我国以 10m 高为标准高度， 与

美国、 加拿大、 俄罗斯、 澳大利亚等世界上多数国家以及 ISO
国际标准相同。 日本标准高度则采用离地面 15m， 巴西、 挪威采用 20m。

根据 《荷载规范》 [3]规定， 当风速仪高度与标准高度 10m 相差过大时， 可按如下指数

律作为风速剖面的表达式

v= vz （ z / 10） α （4-2）
式中　 z———风速仪实际高度 （m）；

vz———风速仪观测风压 （m / s）；
α———B 类风速剖面指数， 取 α= 0. 15。
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（2） 标准地貌　 某一高度处的平均风速与所在地的地面粗糙度有关。 地面越粗糙， 风能

的消耗就越多， 平均风速也就越小。
目前， 风速仪均安装在气象台站， 而台站多远离城市， 位于空旷、 平坦地区。 因此， 我

国及世界大多数国家都规定， 在确定基本风速时， 均以空旷、 平坦地貌为标准， 其他地貌则

通过换算确定。
《荷载规范》 [3]第 8. 2. 1： 对于平坦或稍有起伏的地形， 风压高度变化系数应根据地面

粗糙类别按表 4-3 确定。 地面粗糙度可分别为 A、 B、 C、 D 四类： A 类指近海海面和海岛、
海岸、 湖岸及沙漠地区； B 类指田野、 乡村、 丛林、 丘陵以及房屋比较稀疏的乡镇； C 类指

有密集建筑群的城市市区； D 类指有密集建筑群且房屋较高的城市市区。
表 4-3　 风压高度变化系数 μz

离地面或海平面高度
/ m

地面粗糙度类别

A B C D
5 1. 09 1. 00 0. 65 0. 51
10 1. 28 1. 00 0. 65 0. 51
15 1. 42 1. 13 0. 65 0. 51
20 1. 52 1. 23 0. 74 0. 51
30 1. 67 1. 39 0. 88 0. 51
40 1. 79 1. 52 1. 00 0. 60
50 1. 89 1. 62 1. 10 0. 69
60 1. 97 1. 71 1. 20 0. 77
70 2. 05 1. 79 1. 28 0. 84
80 2. 12 1. 87 1. 36 0. 91
90 2. 18 1. 93 1. 43 0. 98
100 2. 23 2. 00 1. 50 1. 04
150 2. 46 2. 25 1. 79 1. 33
200 2. 64 2. 46 2. 03 1. 58
250 2. 78 2. 63 2. 24 1. 81
300 2. 91 2. 77 2. 43 2. 02
350 2. 91 2. 91 2. 60 2. 22
400 2. 91 2. 91 2. 76 2. 40
450 2. 91 2. 91 2. 91 2. 58
500 2. 91 2. 91 2. 91 2. 74

≥550 2. 91 2. 91 2. 91 2. 91

（3） 标准时距　 平均风速的数值与时距的取值密切相关。 时距短， 平均风速大； 时距

长， 平均风速小。 风速记录表明， 阵风的卓越周期为 1min 左右， 若取若干个周期的平均风

速， 则能反映较大风速的实际作用。 通常情况是， 时距取 10min 至 1h， 平均风速基本上是

一个稳定值。 我国取 10min 作为确定平均风速的标准时距。 由于历史原因， 各国对标准时距

的取值并不一致。 例如， 东欧国家取 2min； 加拿大取 1h。 表 4-4 列出时距为 t 的平均风速v
-

t

与时距为 10min 平均风速 v10的统计比值 η= vt / v10， 供换算时采用。
表 4-4　 不同时距平均风速的统计

风速时距 t 1h 10min 5min 2min 1min 30s 20s 10s 5s 瞬时

η 0. 94 1 1. 07 1. 16 1. 20 1. 26 1. 28 1. 35 1. 39 1. 50

（4） 统计样本　 最大风速样本的取法影响平均风速的数值。 若以日最大风速或月最大
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风速为样本， 则一年有 365 个或 12 个样本， 一年中极大风速那一天的风速， 在整个数列中

仅占 1 / 365 或 1 / 12 的权， 降低了一年中极大风速所起的重要作用， 使所得结果偏低。 最大

风速有它的自然周期， 每年季节性地重复一次， 所以， 采取年最大风速作为统计样本比较

合适。
（5） 重现期　 气象观测数据表明， 极大风速是每隔一定时期再次出现的， 这个间隔时

期称为重现期。 气象工程通常采用重现期来确定统计对象的基准值。 因为最大风速的样本以

年最大风速为标准， 所以， 重现期也以年为单位。 设重现期为 nt 年， 则 1 / nt 为超过设计最

大风速的概率； 不超过该设计最大风速的概率， 即保证率 ω 为

ω0 = 1-（1 / nt） （4-3）
重现期 nt 越长， 保证率 ω0 就越高。 对一般结构或高层的围护结构， 重现期取 50 年

（50 年一遇）； 对于高层承重结构， 重现期为 100 年。
（6） 最大风速的线型　 进行概率计算时， 对于最大风速的统计曲线函数， 采用极值Ⅰ

型来描述。
5. 基本风压

（1） 计算公式　 当气流以一定的速度向前运动时， 会对高层建筑产生高压气幕。 《荷载

规范》 [3]采用贝努利公式计算基本风压 w0 （kN / m2）， 即

w0 =
1
2
ρv20≈v20 / 1600 （4-4）

式中　 v0———基本风速 （m / s）， 取当地比较空旷平坦地面上、 离地面 10m 高度处统计所得

的 50 年一遇的 10min 平均最大风速；
ρ———空气的质量密度， ρ= 0. 00125e-0. 0001z （t / m3）；
z———所在地点的海拔高度 （m）。

（2） 取值　 基本风压随各地气象条件而异。 对于高层钢结构、 高耸结构以及对风荷载

比较敏感的细柔结构， 基本风压应适当提高。 对于 《荷载规范》 [3]中全国风压分布图未给出

基本风压值的城市或建设地点， 其基本风压值可根据当地年最大风速资料， 按基本风压定

义， 通过统计分析确定。 分析时， 应考虑样本数量的影响。
（3） 不同重现期的风压换算　 由于建筑物重要性的不同， 对基本风压所规定的重现期

也就不同。 根据我国各地的风压资料， 不同重现期的基本风压的比值， 可按下式计算

μr = 0. 363（lgnt）+0. 463 （4-5）
式中　 nt———对基本风压所规定的重现期。

若以重现期 nt = 50 年为标准， 不同重现期风压比值 μr 的数值见表 4-5。
表 4-5　 不同重现期的风压比值 μr

T0 / 年 100 50 30 20 10 5
μr 1. 10 1 0. 93 0. 87 0. 77 0. 66

4. 1. 2　 风荷载标准值

对于主要抗侧力结构的抗风计算， 风荷载标准值有两种表达方式： ①平均风压+阵风

（脉动风） 导致结构风振的等效风压； ②平均风压×风振系数。
结构风振计算， 一般以第一振型为主， 因而 《荷载规范》 [3]采用比较简单的后一种表达
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式， 综合考虑风速随时间、 空间变异性及结构阻尼特性等因素， 采用风振系数 βz 来反映结

构在顺风向作用下的动力响应。 根据 《高钢规程》 [4] 第 5. 2. 4 条和 《荷载规范》 [3] 第 8. 1. 1
条； 垂直于高层民用建筑表面上的风荷载标准值 wk， 应按下式规定确定

wk =βzμsμz（ζw0） （4-6a）
式中　 w0———基本风压 （kN / m2）， 以当地比较空旷平坦地面上， 离地面 10m 高处， 统计所

得的 30 年一遇的 10min 平均最大风速 v0 （m / s） 为标准， 按 w0 = v20 / 1600 确定

的风压值；
ζ———系数， 一般建筑 ζ= 1. 0， 高层建筑 ζ= 1. 1；
μz———风压高度变化系数 （表 4-3）；
μs———风荷载体型系数；
βz———高度 z 处的风振系数。

计算围护结构时， 应按下式计算

wk =βgzμslμzw0 （4-6b）

式中　 βgz———高度 z 处的阵风系数；
μsl———风荷载局部体型系数。

1. μz 值

平均风速沿建筑高度的变化规律， 称为风速剖面， 简称风剖面。 在大气边界层内， 风速

随建筑高度而增大的规律和 “梯度风高度” （图 4-3）， 均取决于地面粗糙类别。 一般情况

下， “梯度风高度” 风速不再受到地面粗糙度的影响， 即 “梯度风速”。
对于平坦或稍有起伏的地形， 风压高度变化系数 μz， 应根据地面粗糙度类别， 按表 4-3

查出。
《荷载规范》 [3]第 8. 2. 2 条： 对于山区的建筑物， 风压高度变化系数除可按平坦地面的

粗糙度类别由表 4-3 确定外， 还应考虑地形条件的修正， 修正系数 η 应按下列规定采用。
1） 对于山峰和山坡， η 值应按下列规定采用。
① 顶部 B 处 （图 4-8） 的修正系数可按下式计算

ηB = 1+κtanα 1- z
2. 5Hm

〓

〓
〓

〓

〓
〓

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓

2
（4-7）

式中　 tanα———山峰或山坡在迎风面一侧的坡度， 当 tanα>0. 3 时， 取 0. 3；
κ———系数， 对山峰取 2. 2， 对山坡取 1. 4；

Hm———山顶或山坡全高 （m）；
z———建筑物计算位置离建筑物地面的高度 （m）， 当 z >2. 5Hm 时， 取 z= 2. 5Hm。

② 其他部位的修正系数， 可按图 4-8 所示， 取 A、 C 处的修正系数 ηA、 ηC 为 1， AB 间

和 BC 间的修正系数 η 按线性插值确定。
2） 对于山间盆地、 谷地等闭塞地形， η 可在 0. 75～0. 85 选取。
3） 对于与风向一致的谷口、 山口， η 可在 1. 20～1. 50 选取。
4） 对于远海海面和海岛的建筑物或构筑物， 风压高度变化系数除可按 A 类粗糙度类别

由表 4-3 确定外， 还应考虑表 4-6 中给出的修正系数。
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图 4-8　 山峰和山坡的示意

表 4-6　 远海海面的海岛的修正系数 η

距海岸距离 / km η 距海岸距离 / km η

<40 1. 0 60～100 1. 1～1. 2

40～60 1. 0～1. 1

2. μs 值

高层建筑的风载体型系数 μs 可按下列规定采用：
1） 单个高层建筑的 μs 值， 可按图 4-9 规定采用。
2） 对于周围环境复杂， 附近有高层建筑且建筑平面与图 4-9 不同时， 其 μs 值应根据风

洞试验确定。
3. βz 值

《高钢规程》 [4]第 5. 2. 2 条规定： 对于房屋高度 H>30m 且高宽比 H / B>1. 5 的房屋， 应

考虑风压脉动对结构产生顺风向振动的影响。 结构顺风向风振响应计算应按随机振动理论进

行， 结构的自振周期应按结构动力学计算。
对横风向风振作用效应或扭转风振作用效应明显的高层民用建筑， 应考虑横风向风振或扭

转风振的影响。 横风向风振或扭转风振的计算范围、 方法及顺风向与横风向效应的组合方法应

符合现行国家标准 《荷载规范》[3]的有关规定。 结构的风振系数 βz 按下式来计算

βz = 1+
ξυφz

μz
（4-8）

式中　 ξ———脉动增大系数；
υ———脉动影响系数；
φz———振型系数；
μz———风压高度变化系数， 见表 4-3。

1） 脉动增大系数 ξ 值， 见表 4-7。
表 4-7　 脉动增大系数 ξ值

w0T2
1 / （kN·s2 / m2） 0. 01 0. 02 0. 04 0. 06 0. 08 0. 10 0. 20 0. 40 0. 60

钢结构 1. 47 1. 57 1. 69 1. 77 1. 83 1. 88 2. 04 2. 24 2. 36

有填充墙的房屋钢结构 1. 26 1. 32 1. 39 1. 44 1. 47 1. 50 1. 61 1. 73 1. 81

w0T2
1 / （kN·s2 / m2） 0. 80 1. 00 2. 00 4. 00 6. 00 8. 00 10. 00 20. 00 30. 00

钢结构 2. 46 2. 53 2. 80 3. 09 3. 28 3. 42 3. 54 3. 91 4. 14

有填充墙的房屋钢结构 1. 88 1. 93 2. 10 2. 30 2. 43 2. 52 2. 60 2. 85 3. 01
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图 4-9　 高层钢结构平面与 μs 值

a） 正多边形　 b） 矩形　 c） 椭圆形　 d） 扇形　 e） 切角三边形　 f） 棱形

g） 槽形　 h） Y 形　 i） L 形　 j） 十字形　 k） X 形　 l） 井形

　 　 2） υ 值　 若高层建筑的外形、 质量沿高度比较均匀， 当结构迎风面宽度较大时， 应考

虑宽度方向风压、 空间相关性的情况， υ 值按表 4-8 采用。
3） 振型系数 φz 应根据结构动力计算确定。 对于沿高度比较规则、 均匀的高层建筑， φz

值可近似按下式计算和表 4-9 采用。
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φz = tan π
4
（ z / H） 0. 7〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 （4-9）

表 4-8　 υ值

H / B 粗糙度类别
总高度 H / m

≤30 50 100 150 200 250 300 350

≤0. 5

A
B
C
D

0. 44
0. 42
0. 40
0. 36

0. 42
0. 41
0. 40
0. 37

0. 33
0. 33
0. 34
0. 34

0. 27
0. 28
0. 29
0. 30

0. 24
0. 25
0. 27
0. 27

0. 21
0. 22
0. 23
0. 25

0. 19
0. 20
0. 22
0. 24

0. 17
0. 18
0. 20
0. 22

1. 0

A
B
C
D

0. 48
0. 46
0. 43
0. 39

0. 47
0. 46
0. 44
0. 42

0. 41
0. 42
0. 42
0. 42

0. 35
0. 36
0. 37
0. 38

0. 31
0. 36
0. 34
0. 36

0. 27
0. 29
0. 31
0. 33

0. 26
0. 27
0. 29
0. 32

0. 24
0. 26
0. 28
0. 31

2. 0

A
B
C
D

0. 50
0. 48
0. 45
0. 41

0. 51
0. 50
0. 49
0. 46

0. 46
0. 47
0. 48
0. 48

0. 42
0. 42
0. 44
0. 46

0. 38
0. 40
0. 42
0. 46

0. 35
0. 36
0. 38
0. 44

0. 33
0. 35
0. 38
0. 42

0. 31
0. 33
0. 36
0. 39

3. 0

A
B
C
D

0. 53
0. 51
0. 48
0. 43

0. 51
0. 50
0. 49
0. 46

0. 49
0. 49
0. 49
0. 49

0. 42
0. 46
0. 48
0. 49

0. 41
0. 43
0. 46
0. 48

0. 38
0. 40
0. 43
0. 47

0. 38
0. 40
0. 43
0. 46

0. 36
0. 38
0. 41
0. 45

5. 0

A
B
C
D

0. 52
0. 50
0. 47
0. 43

0. 53
0. 53
0. 50
0. 48

0. 51
0. 52
0. 52
0. 52

0. 49
0. 50
0. 52
0. 53

0. 46
0. 48
0. 50
0. 53

0. 44
0. 45
0. 48
0. 52

0. 42
0. 44
0. 47
0. 51

0. 39
0. 42
0. 45
0. 50

8. 0

A
B
C
D

0. 53
0. 51
0. 48
0. 43

0. 54
0. 53
0. 51
0. 48

0. 53
0. 54
0. 54
0. 54

0. 51
0. 52
0. 53
0. 53

0. 48
0. 50
0. 52
0. 55

0. 46
0. 49
0. 52
0. 55

0. 43
0. 46
0. 50
0. 54

0. 42
0. 44
0. 48
0. 53

表 4-9　 φz 值

相对高度
z / H

振　 　 型　 　 序　 　 号

1 2 3 4

0. 1
0. 2
0. 3
0. 4

0. 02
0. 08
0. 17
0. 27

-0. 09
-0. 30
-0. 50
-0. 68

0. 22
0. 58
0. 70
0. 46

-0. 38
-0. 73
-0. 40
0. 33

0. 5
0. 6
0. 7

0. 38
0. 45
0. 67

-0. 63
-0. 48
-0. 18

-0. 03
-0. 49
-0. 63

0. 68
0. 29
-0. 47

0. 8
0. 9
1. 0

0. 74
0. 86
1. 00

0. 17
0. 58
1. 00

-0. 34
0. 27
1. 00

-0. 62
-0. 02
1. 00

　 　 注： 对结构的顺风向响应， 可仅考虑第一振型； 对结构的横风向共振响应， 有时需验算第 1～ 4 振型的频率， 因此表

中列出前 4 个振型的值 φ。

4. 阵风系数 βgz

《荷载规范》 [3]第 8. 6. 1 条的条文说明： 计算围护结构的阵风系数 βgz， 不再区分幕墙和

其他构件， 统一按下式计算
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βgz = 1+2gI10（ z / 10） 2 （4-10）
其中 A、 B、 C、 D 四类地面粗糙度类别的截断高度分别为 5m、 10m、 15m 和 30m， 即

对应的阵风系数不大于 1. 65、 1. 70、 2. 05 和 2. 40。 调整后的阵风系数与原规范相比系数有

变化， 来流风的极值速度压 （阵风系数乘以高度变化系数） 与之前的 GB 50009—2001 《荷
载规范》 相比降低了约 5%到 10%。 对幕墙以外的其他围护结构， 由于之前的 GB 50009—
2001 《荷载规范》 不考虑阵风系数， 因此风荷载标准值会有明显提高， 这是考虑到近几年

来轻型屋面围护结构发生风灾破坏的事件较多的情况而做出的修订。 但对低矮房屋非直接承

受风荷载的围护结构， 如檩条等， 由于其最小局部体型系数数由-2. 2修改为-1. 8， 按面积

的最小折减系数由 0. 8 减小到 0. 6， 因此风荷载的整体取值与之前的 GB 50009—2001 《荷载

规范》 相当。
计算围护结构 （包括门窗） 风荷载时的阵风系数应按表 4-2 确定。

4. 1. 3　 横风向风振

1） 根据雷诺数 Re 的不同情况， 对圆形截面的结构， 应按下述规定进行横风向风振

（旋涡脱落） 的校核。
① 雷诺数 Re 可按下式确定

Re= 69000vzD （4-11）
式中　 vz———计算高度 z 处的风速 （m / s）；

D———结构截面的直径 （m）。
② 当 Re<0. 3×106 时 （亚临界的微风共振）， 应按下式控制结构顶部风速 vH 不超过临

界风速 vcr

vcr =
D

T1St
（4-12）

vH =
2000γwμHw0

ρ
（4-13）

式中　 T1———结构基本自振周期；
St———斯脱罗哈数， 对圆截面结构取 0. 2；
γw———风荷载分项系数， 取 1. 4；
μH———结构顶点风压高度变化系数；
w0———基本风压 （kN / m2）；
ρ———空气的密度 （kg / m3）。

当结构顶部风速超过 vcr时， 可在构造上采取防振措施， 或控制结构的临界风速 vcr不小

于 15m / s。
③ Re≥3. 5×106 且结构顶部风速大于 vcr时 （跨临界的强风共振）， 应按下面第 2） 条考

虑横风向风荷载引起的荷载效应。
④ 当结构沿高度截面缩小时 （倾斜度≤0. 02）， 可近似取 2 / 3 结构高度处的风速和

直径。
2） 跨临界强风共振引起在 z 高处振型 j 的等效风荷载 wczj （kN / m2） 可由下式确定
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wczj = λ j v2crφzj / 12800ζ j （4-14）
式中　 λ j———计算系数， 按表 4-10 确定；

φzj———在 z 高处结构的 j 振型系数， 由计算确定或参考 《荷载规范》 [3]的附录 G；
ζ j———第 j 振型的阻尼比； 对第 1 振型， 房屋钢结构取 0. 02， 对高振型的阻尼比， 若

无实测资料， 可近似按第 1 振型的值取用。
表 4-10 中的 H1 为临界风速起始点高度， 可按下式确定

H1 =H （vcr / vH） 1 / α （4-15）
式中　 α———地面粗糙度指数， 对 A （海上）、 B （乡村）、 C （城市） 和 D （大城市中心）

四类地面粗糙度分别取 0. 12、 0. 16、 0. 22 和 0. 30；
vH———结构顶部风速 （m / s）。

表 4-10　 λj 计算用表

结构类型 振型序号
H1 / H

0 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0

高层建筑
1
2

1. 56
0. 73

1. 56
0. 72

1. 54
0. 63

1. 49
0. 45

1. 41
0. 19

1. 28
-0. 11

1. 12
-0. 36

0. 91
-0. 52

0. 65
-0. 53

0. 35
-0. 36

0
0

3） 校核横风向风振时， 风的荷载总效应可将横风向风荷载效应 SC 与顺风向风荷载效

应 SA 按下式组合后确定

S= S2
C+S2

A （4-16）
4） 对非圆形截面的结构， 横风向风振的等效风荷载宜通过空气弹性模型的风洞试验确

定； 也可参考有关资料确定。

4. 2　 地震作用

4. 2. 1　 地震概述

地球是一个椭球体， 平均半径约 0. 64 万 km。 通过地震学研究， 推测地球内部主要由性

质互不相同的三部分组成 （图 4-10a）， 各部分的重力密度、 温度及压力随深度的增加而

增大。

图 4-10　 地球组成与构造地震
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在各种地震中， 破坏性最大、 次数最多的是由地质构造作用产生的构造地震。 地球在运动和

发展过程中的能量作用 （如地幔对流、 转速的变化等）， 使地壳和地幔上部的岩层在这些巨

大的能量作用下产生很大的应力。 当日积月累的地应力超过某处岩层的极限应变 （超过 0. 1
×10-3 ～0. 2×10-3） 时， 岩石遭到破坏， 产生错动断裂， 所积累的应变能将转化成波动能，
并以地震波的形式向四周扩散， 地震波到达地面后引起地面运动， 这就是构造地震。 1906
年 4 月 18 日， 美国旧金山圣安德烈斯断层上 435km 长的一段， 突然发生错动， 最大水平错

距达 6. 4m， 它是近代构造地震的典型例子。
断层产生剧烈相对运动的地方， 称为震源 （focus， 图 4-10b）。 震源正上方的地面位置称

为震中， 建筑物距震中的距离叫震中距 xE。 图 4-10b 中， DE表示震源深度， 一般来说： 浅源地

震DE<60km， 中源地震 DE =60～300km， 深源地震 DE>300km。 我国绝大部分地震属浅源地震，
通常 DE =10～40km， 深源地震仅出现于吉林和黑龙江的个别地区， DE =400～600km。

由于我国的西南地区和台湾省等地处于世界两大地震带上 （图 4-11）， 地震次数相当

频繁。

图 4-11　 世界主要两大地震带分布

除构造地震外， 还有由火山爆发、 溶洞塌陷、 水库蓄水、 核爆炸等原因引起的地震。 由

于它们影响小， 不作为工程抗震研究的重点。
1. 地震波 （earthquake ware）
当震源岩层发生断裂、 错动时， 岩层所积累的变形能突然释放， 并以波的形式从震源向

四周传播， 这种波称为地震波。 地震波按其在地壳中传播的位置不同， 分为体波和面波。
在地球内部传播的波称为体波， 它分为纵波和横波。
纵波是一种压缩波， 又称 P 波或初波 （primary wave）， 介质质点的振动方向与波的传播

方向一致， 它引起地面垂直方向的振动。 这种波的周期短， 振幅小， 在地壳内它的速度一般

为 200～1400m / s。 P 波波速可按下式计算

vP =
E（1-υ）

ρ（1+υ）（1-2υ）
（4-17）
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式中　 E———介质的弹性模量；
υ———介质的泊松比 （poisson ratio）；
ρ———介质的质量密度。

横波是一种剪切波 （shear wave）， 也称 S 波或次波 （secondary wave）， 质点的振动方向

与波的传播方向垂直， 它引起地面水平方向振动。 这种波的周期长， 振幅大， 在地壳内它的

波速一般为 100～800m / s。 S 波波速按下式计算

vS =
E

2ρ（1+υ）
= G

ρ
（4-18）

式中　 G———介质的剪切模量。
当取 υ= 1 / 4 时， 由式 （4-17）、 式 （4-18） 可得

vp = 3 vS （4-19）
在地球表面传播的波称为面波 （face wave）， 它是体波经地层界面多次反射、 折射后形

成的次生波。 面波还可细分为瑞利波 （R） 和勒夫波 （L）， 如图 4-12 所示。 面波的波速约

为 S 波速度的 0. 9 倍。 地震波的传播速度是： P 波最快、 S 波次之、 面波最慢 （图 4-13）。
然而， 后者振幅最大。

图 4-12　 面波质点振动方式

a） 瑞利波　 b） 勒夫波

图 4-13　 地震波纪录图

2. 地震动 （earthquake motion）
由于地震波的传播而引起的地面运动， 称为地震动。 地震动的位移、 速度和加速度可以

用仪器记录下来， 对工程结构抗震一般采用加速度记录 （图 4-14）。 人们可以根据强震记录

的加速度研究地震动的特征， 可以对建筑结构进行直接动力 （时程） 分析， 以及绘制地震

反应谱曲线； 人们对加速度记录进行积分， 可以得到地面运动的速度和位移。 一般而言， 一

点处的地震动在空间具有 6 个方向的分量———3 个平动分量和 3 个转动分量， 图 4-10b 只绘

出一个转动分量 T（θ）， 即扭转， 目前， 一般只能获得平动分量的记录。
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图 4-14　 地震地面运动加速度记录

实际上， 地震动是多种地震波综合作用的结果。 因此， 地震动的记录信号是不规则的。
通过分析， 可以采用几个有限的要素来反映不规则的地震波。 例如， 通过最大振幅， 可以定

量反映地震动的强度特性； 通过对地震记录的频谱分析， 可以揭示地震动的周期分布特征；
通过对强震持续时间的定义和测量， 可以考察地震动循环作用程度的强弱。 地震动的峰值

（最大振幅 Amax）、 频谱和持续时间， 通常称为地震动的三要素。 工程结构的地震破坏， 与

地震动的三要素密切相关。
3. 震级

地震震级 （magnitude）： 一次地震释放能量的多少 （地震强度大小的指标）。 一次地震

只有一个震级。 1935 年里希特 （Richter） 首先提出震级的定义： 震级大小是利用伍德-安德

生 （Wood-Anderson） 式标准地震仪 （周期 0. 8s、 阻尼系数 0. 8、 放大倍数 2800 的地震

仪）， 在震中距 xE = 100km 的处记录的最大地面位移 （振幅 A） 的常用对数值 （M = lgA）。
目前我国仍采用里氏震级 M， 但考虑了 xE<100km 的影响， 震级按下式计算

M= lgA+R（Δ） （4-20）
式中　 A———地震记录图上量得的以 μm （1μm= 10-6m） 为单位的最大水平位移；

R（Δ）———随震中距 xE 而变化的起算函数。 若 xE = 100km， R（Δ）= 0。
若记录到震中距 xE = 100km 的 A = 10mm = 104μm， 则由式 （4-20）， M = lgA+0 = lg 104 =

4lg10= 4 级。 震级 M 与地震释放的能量 E 之间的关系为

lgE= 1. 5M+11. 8 （4-21）
M 及相应 E 的对应关系， 见表 4-11。

表 4-11　 M及相应 E的对应关系

震级 能量 E / J 震级 能量 E / J
1 2. 00×106 6 6. 31×1013

2 6. 31×107 7 2. 00×101

3 2. 00×109 8 6. 31×1016

4 6. 31×1010 8. 5 3. 55×1017

5 2. 00×1012 8. 9 1. 41×1018

式 （4-21） 表明， 震级 M 每增加一级， 地震所释放的能量 E 约增加 31. 6 倍。
2～4 级的地震， 称为有感地震； 5 级以上的地震为破坏性地震； 7 级以上的地震就是强

烈地震或大震。 目前， 世界上已记录到的最大的震级为 8. 9 级。
4. 地震烈度 （earthquake intensity）
地震烈度： 某一地区的地面和各类建筑物遭受一次地震影响的平均强弱程度。 随震中距
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xE 的不同， 地震的影响程度不同， 即烈度不同。 一般而言， 震中附近地区， 烈度高； xE 越

大， 烈度越低。 根据震级 M 可以粗略地估计震中区烈度 I0 的大小， 即

I0 =
3
2
（M-1） （4-22）

式中　 I0———震中区烈度， M 为里氏震级。
震级 M 与震中烈度 I0 的关系， 见表 4-12。

表 4-12　 M与 I0 之关系

震级 M 2 3 4 5 6 7 8 8 以上
震中烈度 I0 1～2 3 4～5 6～7 7～8 9～10 11 12

为评定地震烈度， 需要建立一个标准， 这个标准称为地震烈度表。 世界各国的地震烈度

表不尽相同， 如日本采用 8 度地震烈度表， 欧洲一些国家采用 10 度地震烈度表， 我国与世

界大多数国家采用 12 度烈度表。
按照地震烈度表中的标准可以对受一次地震影响的地区评定出相应的烈度。 具有相同烈

度的地区的外包线， 称为等烈度线 （或等震线）。 等震线的形状与地震时岩层断裂取向、 地

形、 土质等条件有关， 多数近似呈椭圆形。 一般情况下， 等震线的度数随 xE 增大而减小，
但有时也会出现局部高一度或低一度的异常区。

5. 基本烈度

基本烈度： 一个地区在一定时期 （我国取 50 年） 内， 在一般场地条件下， 按一定的超

越概率 （我国取 10%） 可能遭遇到的最大地震烈度。 它可以作为抗震设防的烈度。
目前， 我国已将国土划分为不同基本烈度所覆盖的区域， 这一工作称为地震区划。 随着

研究工作的不断深入， 地震区划将给出相应的地震动参数， 如地震动的幅值等。

4. 2. 2　 单自由度弹性体系水平地震反应分析

工程上某些建筑结构可以简化为单质点体系， 如图 4-15 所示的水塔， 质量大部分集中

在塔顶水箱处， 可按一个单自由度体系进行地震反应分析。 此时， 将柱视为一无质量但有刚

度的弹性杆， 从而得出一个单质点弹性体系计算简图。 若忽略杆的轴向变形， 当体系水平振

动时， 质点只有一个自由度， 故为单自由度体系。
1. 运动方程的建立

为了研究单质点弹性体系的水平地震反应， 可根据结构的计算简图建立体系在水平地震

作用下的运动方程 （动力平衡方程）。 如图 4-16 所示的体系具有集中质量 m， 由刚度系数为 s

图 4-15　 水塔及其计算简图 图 4-16　 水平地震作用下单自由体系的振动
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（stiffness coefficient） 的弹性直杆支承。 抗震时地面 （ground） 水平运动的位移为 xg（ t）， 质

点相对地面的水平位移 x（ t）， 它们皆为时间 t 的函数， 则质点的相对速度为 x·（ t）， 加速度

为 x··（ t）。 取质点为隔离体， 其上作用有三种力： 质点惯性力 （ ineria force） FI、 阻尼力

（damping force） FD 和弹性恢复力 （elastic force） FE。

惯性力是质点的质量 m 与绝对加速度 [ x··
g（ t）+ x··（ t）] 的乘积， 但方向与质点加速度

方向相反， 即

FI（ t）= -m[ x··
g（ t）+ x··（ t）] （4-23a）

弹性 （恢复） 力 （elastic force） 是使质点从振动位置恢复到平衡位置的力， 它由弹性

支承杆水平方向变形引起， 其大小与质点的相对位移 x（ t） 成正比， 但方向相反， 即

FE（ t）= -sx（ t） （4-23b）
式中　 s———弹性支承杆的侧移刚度系数， 即质点产生单位水平位移时在质点上所需施加的

水平力。
阻尼力是造成结构震动衰减的力， 它由结构材料内摩擦、 结点连接件摩擦、 周围介质等

对结构运动的阻碍作用等构成。 工程中通常采用黏滞阻尼理论进行计算， 即假定阻尼力与质

点的相对速度 x·（ t） 成正比， 而方向相反， 即

FD（ t）= -d x·（ t） （4-23c）
式中　 d———阻尼系数 （damping coefficient）。

根据达朗贝尔原理 （d’Alembert’s principle）， 在任一时刻 t， 质点在惯性力、 阻尼力及

弹性恢复力三者作用下保持动力平衡， 即

FI（ t）+FD（ t）+FE（ t）= 0 （4-24）
将式 （4-23a）、 式 （4-23b）、 式 （4-23c） 代入式 （4-24）， 并整理， 得

mx··（ t）+dx·（ t）+sx（ t）= -mx··
g（ t） （4-25）

为便于求解方程， 将式 （4-25） 两边同除以 m， 并引入参数 ω、 ζ， 可得

x··（ t）+2ζωx· （ t）+ω2x（ t）= - x··
g（ t） （4-26）

ω= s / m （4-27）

ζ= d
2mω

（4-28）

式中　 ω———结构振动圆频率；
ζ———结构的阻尼比 （damping ratio）。

式 （4-26） 就是单自由度体系有阻尼的运动方程， 是一个常系数二阶非齐次线性微分

方程。
2. 运动方程求解

线性常微分方程式 （4-26） 的通解为齐次解和特解之和。 齐次解代表体系的自由振动反

应， 特解代表体系在地震作用下的强迫振动反应。 从而有

单自由度体系的地震反应=有阻尼自由振动反应+强迫振动反应 （4-29）
（1） 方程的齐次解———自由振动反应　 令方程式 （4-26） 右端项为零， 可求体系有阻

尼自由振动反应， 即
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x··（ t）+2ζω x·（ t）+ω2x（ t）= 0 （4-30）
由特征方程的解可知， 当 ζ>1 时， 为过阻尼状态， 体系不振动； 当 ζ<1 时， 为欠阻尼

状态， 体系产生振动； 当 ζ= 1 为临界阻尼状态， 此时， 体系不发生振动。 因此， 由结构动

力学可解得欠阻尼状态下的自由振动位移反应， 即

x（ t）= e-ζωt x0cosωd t+
x·0+ζωx0

ωd
sinωd t

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （4-31）

式中　 x0、 x·0———分别为 t= 0 时的初位移和初速度；

ωd———有阻尼体系的自由振动频率， ωd =ω 1-ζ2 。
当 ζ= 0 时， 为无阻尼状态， 体系的自由振动为简谐振动， 即

x（ t）= x0cosωt+
x·0

ωd
sinωt （4-32）

体系的振动周期为

T= 2π / ω= 2π m / s （4-33）
由于 m 和 s 是结构体系固有的， 因此， 无阻尼体系自振频率 ω 和周期 T 也是体系固有

的， 故将 ω、 T 称为固有频率、 固有周期。 ωd 为体系有阻尼的自振频率， 一般建筑结构的

阻尼很小， 其范围约为 ζ= 0. 01～0. 1。 《抗震规范》 [5] 第 8. 2. 2 条： 多遇地震下的计算， 钢

结构的高度 H≤50m 时， 可取阻尼比 ζ = 0. 04； 50m<H<200m 时， 可取 ζ = 0. 03； H≥200m
时， 宜取 ζ= 0. 02。 在罕遇地震下的弹塑性分析， 可取 ζ= 0. 05。

（2） 方程的特解———强迫振动反应

式 （4-26） 中 x··
g（ t） 为地面水平地震动加速度， 工程设计取实测地震加速度记录。

由于地震动的随机性， 强迫振动反应不可能求出解析表达式， 只能利用数值积分求出数

值解。 在动力学中， 有阻尼强迫振动位移反应由杜哈梅积 （Duhamel Integral） 给出， 即

x（ t） = - 1
ωd
∫t
0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sinωd（ t - τ）dτ （4-34）

一般建筑的水平地震位移反应可取

x（ t） = - 1
ω ∫

t

0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sinω（ t - τ）dτ （4-35）

（3） 方程的通解 　 将式 （ 4-31） 与式 （ 4-34） 取和， 即为式 （ 4-26） 的通解式

（4-29）。 当结构体系初位移和初速度为零时， 体系自由振动反应为零。 由于体系有阻尼， 体

系的自由振动也会很快衰减， 因此， 仅取强迫振动反应作为单自由度体系水平地震位移

反应。
3. 水平的地震作用

水平地震作用就是地震时结构质点上受到的水平方向的最大惯性力， 即

F=FI，max =m x··
g（ t）+ x··（ t） max = sx（ t）+d x·（ t） max （4-36）

式中　 d———阻尼系数

在结构抗震设计中， 建筑物的阻尼力很小， 另外， 惯性力最大时的加速度最大， 而速度

最小 （ x·→0）。 从而， 式 （4-36） 变成 F= sx（ t） max， 刚度系数由式 （4-27） 确定， 即 s =
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mω2， 则最大惯性力为

F ≈ sx（ t） max = mω2x（ t） max

= mω ∫t
0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sinω（ t - τ）dτ max = mSa （4-37）

式中　 Sa———质点振动加速度最大绝对值。
4. 地震反应谱

地震反应谱是指单自由度体系最大地震反应与体系自振周期 T 之间的关系曲线， 根据

地震反应内容的不同， 可分为位移反应谱、 速度反应谱及加速度反应谱。 在结构抗震设计

中， 通常采用加速度反应谱 （acceleration response spectrum）， 简称地震反应谱 Sa（T）。 由式

（4-33）： T= 2π / ω， 从而， 可得地震的反应谱曲线方程为

Sa（T） = x··g（ t）+ x··（ t） max = ω ∫t
0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sinω（ t - τ）dτ max

= 2π
T ∫t

0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sin 2π

T
（ t - τ）dτ max （4-38）

5. 地震作用计算的设计反应谱

由式 （4-38） 可见， 地震反应谱与阻尼比 ζ、 地震动的振幅、 频谱有关。 由于地震的随

机性， 不同的地震记录， 地震反应谱不同， 即使在同一地点、 同一烈度， 每次的地震记录也

不一样， 地震反应谱也不同， 所以， 不能用某一次的地震反应谱作为设计地震反应谱。 因

此， 为满足一般建筑的抗震设计要求， 应根据大量强震记录计算出每条记录的反应谱曲线，
以此作为设计反应谱曲线。

为方便计算， 将式 （4-37） 做如下变换

F=mSa（T）= mg
x··g（ t） max

g
·

Sa（T）

x··g（ t） max

=GEkβ=GEα （4-39）

式中　 　 GE———体系质点的重力荷载代表值；
α———地震影响系数， α= kβ。

k———地震系数， k= x··g（ t） max / g；

β———动力系数， β=Sa（T） / x··g（ t） max；
g———重力加速度， g= 981cm / s2；

x··g（ t） max———地面运动加速度最大绝对值， 即 《抗震规范》 [5]中的所谓设计基本地 （震）
动加速度 （design basic acceleration of ground motion） ———50 年设计基准期

超越概率 10%的地震加速度的设计取值。
（1） 地震系数 k

k= x··g（ t） max / g （4-40）

通过 k 可将地震动振幅对地震反应谱的影响分离出来。 一般来说， 地面运动加速度峰值

越大， 地震烈度越高， 即 k 与地震烈度之间有一定的对应关系。 大量统计分析表明， 烈度每

增加一度， k 值大致增加一倍。 《抗震规范》 [5]第 3. 2. 2 条中采用的 k 与抗震设防烈度 （seis-
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mic precautionary intensity） 的对应关系见表 4-13。
表 4-13　 抗震设防烈度与 k值

抗震设防烈度 6 7 8 9
k 0. 05 0. 10（0. 15） 0. 20（0. 30） 0. 40

　 　 注： 括号中数值对应设计基本地震加速度为 0. 15g 和 0. 30g 地区的建筑， 应分别按抗震设防烈度 7 度和 8 度的要求进
行抗震设计。

（2） 动力系数 β

β=Sa（T） / x··g（ t） max （4-41）
将式 （4-38） 代入上式， 得

β = 2π
T

× 1
x··g（ t） max

∫t
0
x··g（τ）e -ζω（ t -τ） sin 2π

T
（ t - τ）dτ max （4-42）

可见， 影响动力系数 β 的主要因素有： 地面运动加速度 x··g（ t）的特征； 结构体系的自振

周期 T； 结构阻尼比 ζ。

当 x··g（ t） max增大或减小， 地震反应也相应增大或减小。 因此， 其值与地震烈度无关。
可利用不同烈度的地震记录进行计算和统计， 得出 β 的变化规律。 当地面运动加速度记录

x··g（ t）和 ζ 给定时， 对每一给定的周期 T， 可按式 （4-42） 计算出相应的 β 值， 从而可以得

到 β-T 关系曲线， 这条曲线称为动力系数反应谱曲线。 实质上， β 谱曲线是一种加速度反应

谱曲线。 它也反映了地震时地面运动的频谱特性， 对不同自振周期的建筑结构有不同的地震

动力作用效用。 研究表明， 阻尼比 ζ、 场地条件、 震级 M、 震中距 xE 等对 β 谱曲线的特性

形状都有影响。
图 4-17 是根据 1940 年 EI-Centro 地震地面加速度记录绘制的 β 谱曲线。 可见， 若 ζ 值减

小， 则 β 值增大； 不同的 ζ 对应的 β 谱曲线， 当 T 接近场地特征周期 （卓越周期） Tg 时， β
均为最大峰值 （共振）； 当 T<Tg 时， β 值随 T 值的增大而增加， 当 T>Tg 时， β 值随 T 值的

增大而减小， 并趋于平缓。
图 4-18 为不同场地土条件下的 β 谱曲线。 对于土质松软的场地， β 谱曲线的峰值对应

于较长周期， 而对于土质坚硬的场地， 则对应于较短 T 值。

图 4-17　 ζ 值对 β 谱曲线的影响 图 4-18　 场地土类型对 β 谱曲线的影响

图 4-19 为相同地震烈度下不同震中距 xE 的 β 谱曲线， xE 大时 β 谱曲线的峰值位置对应

于较长周期， xE 小时对应于较短周期。 因此， 同等烈度下位于 xE 较远地区的高柔结构受到

的地震破坏更严重， 而刚性结构的破坏情况则相反。
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图 4-19　 震中距 xE 对 β 谱曲线的影响

（3） 地震影响系数 α 及设计反应谱　
由式 （4-39） 可知

α= kβ
又由表 4-13： 不同抗震设防烈度下 k 值

为一具体数值， 因此， α 的物理含义与 β 相

同， 从而得到计算地震作用的设计反应谱 α-
T 曲线， 即 α 谱曲线， 如图 4-20 所示。

地震的随机性使每次的地震加速度记

录的反应谱曲线各不相同。 因此， 为了满足

房屋建筑的抗震设计要求， 将大量强震记录按场地、 震中距 xE 进行分类， 并考虑阻尼比 ζ 的

影响， 然后对每种分类进行统计分析， 求出平均 β 谱曲线， 然后根据 α=kβ 关系， 将 β 谱曲线

转换为 α 谱曲线， 作为抗震设计用标准反应谱曲线。 《抗震规范》[5] 第 5. 1. 5 条、 《高钢规

程》[4]第 5. 3. 6 条中采用的地震影响系数 α 谱曲线 （图 4-20）， 就是根据上述方法得出的。

图 4-20　 地震影响系数 α 谱曲线

图 4-20 中的 α 谱曲线由 4 部分

构成： ①直线上升段 （0≤T<0. 1s）；
②直线水平段 （0. 1s≤T≤Tg）； ③
曲线下降段 （Tg <T≤5Tg）， 衰减指

数 γ= 0. 9； ④直线下降段 （5Tg <T<
6. 0s）， 下降斜率调整系数η1 = 0. 02。

α 谱曲线中各参数的含义分别

是： 水平地震影响系数最大值 αmax，
按表 4-14 采用； T 为结构自振周期；
Tg 为场地特征周期 （地动设计特征周期———design characteristic period of ground motion）， 与

场地条件和设计地震分组有关， 按表 4-15 采用。
表 4-14　 水平地震影响系数最大值 αmax

地震影响
设防烈度

6 度 7 度 8 度 9 度

多遇地震 0. 04 0. 08（0. 12） 0. 16（0. 24） 0. 32
罕遇地震 0. 28 050（0. 72） 0. 90（1. 20） 1. 40

　 　 注： 括号中数值分别用于设计基本地震加速度为 0. 15g 和 0. 30g 的地区。

表 4-15　 特征周期值 Tg （单位： s）

设计地震分组
场地类别

I0 I1 Ⅱ Ⅲ Ⅳ
第一组 0. 20 0. 25 0. 35 0. 45 0. 65
第二组 0. 25 0. 30 0. 40 0. 55 0. 75
第三组 0. 30 0. 35 0. 45 0. 65 0. 90

　 　 注： 计算 8 度、 9 度罕遇地震作用时， 特征周期应增加 0. 05s。

表 4-14 中给出的水平地震影响系数最大值 αmax是根据结构阻尼比 ζ = 0. 05 制定的。 由

α= kβ， 可得 αmax = kβmax。 根据统计分析表明， 在相同 ζ 情况下， 动力系数 βmax的离散性不

大。 为简化计算， 取 βmax = 2. 25 对应 ζ = 0. 05， 当结构自振周期 T = 0 时， 结构为刚体， 此

时， α≈0. 45αmax。 阻尼调整系数 η2， 按下式计算
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η2 = 1+ 0. 05-ζ
0. 08+1. 6ζ

（4-43）

当 η2<0. 55 时， 应取 0. 55。
直线下降段斜率调整系数 η1， 按下式计算

η1 = 0. 02+0. 05
-ζ

4+32ζ
（4-44）

当 η1<0 时， 取 0。
曲线下降段的衰减指数 γ， 按下式计算

γ= 0. 9+0. 05
-ζ

0. 3+6ζ
（4-45）

（4） 第 i 层的重力荷载代表值 GEi 　 建筑物某质点 GEi值的确定， 应根据结构计算简图中

划定的计算范围， 取计算范围内的结构和构件的永久荷载标准值和各可变荷载组合值之和。
各可变荷载的组合值系数按 《抗震规范》 [5]第 5. 1. 3 条采用 （表 4-16）。

表 4-16　 可变荷载组合值系数 CEi

可变荷载种类 组合值系数

雪荷载 0. 5
屋面积灰荷载 0. 5
屋面活荷载 不计入

按实际情况计算的楼面活荷载 1. 0

按等效均布荷载计算的楼面活荷载
藏书库、档案库 0. 8
其他民用建筑 0. 5

起重机悬吊物重力
硬钩起重机 0. 3
软钩起重机 不计入

地震时， 结构上的可变荷载往往达不到标准值水平， 计算重力荷载代表值时可以将其折

减。 每层的重力荷载代表值按下式计算

GEi =Gki+∑CEiQki （4-46）
式中　 GEi———体系质点重力荷载代表值；

Gki———第 i 层永久荷载标准值；
Qki———第 i 层可变荷载标准值；
CEi———第 i 层可变荷载的组合值系数， 按表 4-16 采用。

6. 地震作用的计算方法

根据抗震设计反应谱， 就可以比较容易地确定结构上所受的地震作用， 计算步骤如下：
1） 根据计算简图确定结构的 GE 值和 T。
2） 根据结构所在地区的设防烈度、 场地类别及设计地震分组， 按表 4-14 和表 4-15 确

定反应谱的 αmax和 Tg。
3） 根据 T， 按图 4-20 确定 α。
4） 按式 （4-39） 计算出水平地震作用 F 值。

4. 2. 3　 多自由度弹性体系水平地震作用———振型分解反应谱法

振型分解反应谱法是求解多自由度弹性体系地震反应的基本方法。 基本概念是： 假定建

筑结构是线弹性的多自由度体系 （图 4-21）， 利用振型分解和振型正交性原理， 将求解 n 个
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自由度弹性体系的地震反应分解为求解 n 个独立的等效单自由弹性体系的最大地震反应， 从

而求得对应于每一个振型的作用效应 （弯矩 M、 剪力 V、 轴力 N 和变形）， 再将每个振型的

作用效应组合成总的地震作用效应进行截面抗震验算。 由于各个振型在总的地震效应中的贡

献总是以自振周期最长的基本振型 （或称为第一振型） 为最大， 高振型的贡献随着振型阶

数的增高而迅速减小。 因此， 即使结构体系有几十个质点， 也只需将前 3 ～ 5 个振型的地震

作用效应进行组合， 这就可以得到精度很高的近似值， 从而大大减小了计算工作量。
1. 多自由度弹性体系的运动方程

在水平地震作用下， 多自由度弹性体系的位移如图 4-22 所示。 由于在体系上没有外干

扰作用 （干扰力 Pi （ t） = 0）。 这时， 作用在质点 i 上的力， 可仿单自由弹性体系的式

（4-23a） 写出， 即

图 4-21　 多质点 （自由度） 弹性体系

a） 框架　 b） 质点系
图 4-22　 水平位移 （剪切型）

惯性力 FIi（ t）= -mi[ x··
g（ t）+ x··

i（ t）] （4-47a）
弹性力 FEi（ t）= -[ si1x1（ t）+si2x2（ t）+…+sijx j（ t）+…+sinxn（ t）]

= - ∑
n

j = 1
sijx j（ t） （4-47b）

阻尼力 FDi（ t） = - ∑
n

j = 1
dijx

·
j（ t） （4-47c）

式中　 FIi（ t）、 FEi（ t）和 FDi（ t）———作用于质点 i 上惯性力、 弹性恢复力和阻尼力；
sij———i 代表产生水平位移的地点， j 代表产生位移的原因， 第 j

个质点产生单位位移， 其余质点不动， 在第 i 个质点引

起的弹性恢复力， 即刚度系数；
dij———质点 j 处产生单位速度， 而其余质点速度为零， 在质点 i

处产生的阻尼力， 即阻尼系数；
mi———集中在 i 质点上的集中质量；

xi（ t）、 x·i（ t） 和 x··
i（ t）———质点 i 在 t 时间相对于基础的位移、 速度和加速度。

仿单自由度体系式 （4-25）， 可写出惯性力、 阻尼力和弹性力的平衡方程式， 即

mi x
··

i（ t） + ∑
n

j = 1
dijx

·
j（ t） + ∑

n

j = 1
sijx j（ t） = - mi x

··
g（ t） （4-48）



　 现代高层钢结构分析与设计　80　　　

对于 n 个质点的弹性体系， 式 （4-48） 的矩阵表达式为

[M]{ x··i（ t）}+[D]{ x·（ t）}+[S]{x（ t）} =[M]{ I} x··g（ t） （4-49）
式中　 [M]———质量矩阵 （对角矩阵）；

[M] =

m1

m2

mi

mn

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓

（4-50）

{ I}———单位矢量： {I} =[1　 1　 …] T

[S]———刚度矩阵 （stiffness matrix）， 为 n×12 阶对称方阵， 对于只考虑层间剪切变

形的结构 （如框架）， [S] 为三对角矩阵：

[S] =

s11 s12
s21 s22 s23

s32 sij
sn-1，n
snn

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓

（4-51）

[D]———阻尼矩阵， 可取 [M] 和 [S] 的线性组合， 即

[D] =α[M]+β[S] （4-52）

α=
2ω1ω2（ζ1ω2-ζ2ω1）

ω2
2-ω2

1
（4-53a）

β=
2（ζ2ω2-ζ1ω1）

ω2
2-ω2

1
（4-53b）

ω1、 ω2 为多自由度体系的第 1、 2 振型的自振圆频率， ζ1、 ζ2 为阻尼比， 详见式

（4-28）。
式 （4-49） 中， [M] 是对角矩阵， 不存在耦联。 [S] 对角线以外项表明： 作用在给定

侧移的某一质点上的弹性恢复力， 不仅取决于这一质点的侧移， 而且还取决于其他各质点的

位移， 因而存在着刚度耦联， 这就给微分方程组的求解带来麻烦。 为此， 需要运用振型分解

和振型正交性原理来解耦， 以使方程组的求解简化。
2. 多自由度弹性体系的自由振动

用振型分解反应谱法计算多自由度弹性体系的地震作用时， 必须先确定各个振型和其对

应的自振周期， 因此， 首先应求解体系的自由振动方程 （undamped free vibration）。 略去式

（4-49） 的阻尼项和右端项， 可得无阻尼多自由度弹性体系的自由振动方程， 即

[M]{ X··（ t）}+[S]{X（ t）} = 0 （4-54）
设上式的解为

{X（ t）} ={X}sin（ωt+ψ） （a）

{ X··（ t）} = -ω2{X}sin（ωt+ψ） （b）
将式 （a）、 式 （b） 代入式 （4-54）， 得

（[S]-ω2[M]）{X} = 0 （4-55）
式中　 {X} ———体系的振动幅值向量， 其中元素 x1、 x2…xn 不可能全为零， 否则体系就不
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可能振动。
为得到 {X} 的非零解， 由行列式 [S]-ω2 [M] = 0， 得

s11-ω2m1 s12 … snn
s12 s12-ω2m2 … ︙
︙ ︙ sii-ω2mi ︙
sn1 sn2 … snn-ω2mn

= 0 （4-56）

式 （4-56） 是一个以 ω2 为未知数的一元 n 次方程， 可求出 n 个根 （特征值） ———ω2
1、

ω2
2…ω2

n， 即体系的 n 个自振频率。 式 （4-56） 称为体系的频率方程。 几个 ω 值中， ω1 最

小， ωn 最大。 从而可仿式 （4-33） 写出：
Ti = 2π / ωi （4-57）

其中对应第一振型的自振频率 ω1 和自振周期 T1 称为第 1 频率 （基本频率） 和第 1 周期

（基本周期）。
将 ωi 回代到式 （4-55）， 可求每个频率值时体系各质点的相对振幅{X} i， 用这些相对值绘制

的体系侧移曲线， 就对应于该频率的主振型 （简称振型）。 一般来说， 当体系的质点数>3 时， 频

率方程式 （4-56） 的求解就比较困难， 就不得不借助一些近似计算方法， 如顶点位移法[6]等。
振动方程 （4-55） 是用刚度法 （ stiffness method） 表示的。 也可用柔度法 （ flexibility

method）， 这时， 将式 （4-55） 左乘刚度矩阵的逆矩阵[S] -1， 则

（[S] -1[S]-ω2 [S] -1[M]）{X} = 0
令 λ= 1 / ω2， 整理后， 得次线性代数方程组为

（[F][M]-λ[ I]）{X} = 0 （4-58）
式中　 [F]———柔度矩阵 （flexibility matrix）

式 （4-58） 非零解的充要条件是它的行列式等于零， 即

[F][M]-λ [ I] = 0 （4-59a）
展开， 得体系的频率方程为

f11m1-λ f12m2 … f1nmn

f21m1 f22m2-λ … ︙
︙ ︙ ⋱ ︙

fn1m1 … … fnnmn-λ

= 0 （4-59b）

式中　 fij———在 j 质点处作用 1 个单位力， 在 i 质点处引起的位移。

式 （4-59b） 展开后， 是未知数 λ 的一元 n 次方程， 借助 ωj = 1 / λ j ， 同样， 可得体系

的 n 个自振频率。
下面讨论两个质点体系， 该体系的自由振动方程为

s11-ω2m1

s21

s12
s22-ω2m2

〓

〓

〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓

x1
x2

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓
= 0 （4-60）

令刚度矩阵 [S] 的行列式 S = 0， 可得未知数 ω2 的一元二次方程为

（ω2） 2 =
s11
m1

+
s22
m2

〓

〓
〓

〓

〓
〓ω2-

s11s22-s12s21
m1m2

= 0
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可解出两个根为

ω2 = 1
2

s11
m1

+
s22
m2

〓

〓
〓

〓

〓
〓 ± 1

2
（
s11
m1

+
s22
m2

）
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

2
-
s11s22-s12s21

m1m2
（4-61）

可以证明， 两个根都是正的。 其中， 最小圆频率 ω1， 称为第一振型频率或基本频率，
另一个 ω2 为第二振型频率。

由于式 （4-61） 为齐次方程组， 两个方程是线性相关的。 所以， 将值回代式 （4-59），
只能求得比值 x1 / x2， 这个比值所确定的振动形式是与第一频率 ω1 相对应的振型， 称为第一

振型或基本振型。
x11
x12

=
s12

s21-ω2
1m2

（4-62a）

式中　 x11、 x12———分别表示第一振型的质点 1、 2 的相对振幅值。
同样， 可得第二振型的振幅比值。

x21
x22

=
-s12

s11-ω2
1m1

（4-62b）

3. 振型分解反应谱法 （mode analysis-earthquake response spectrum method）
地震时， 多自由度体系质点受到的地震作用， 等于质点的惯性力， 即式 （4-47a） 所示，

它具有两个特点：
1） 地震时地面运动对各振型的影响， 仅仅是由各振型主坐标的单自由度体系运动方程

式 （4-26） 等号右端， 加一个振型与系数 γi， 即右端项-γi x
··

g（ t）。
2） 每个质点上都有相应的加速度， 它沿结构的分布形状取决于振型 {X}， 即质点的相

对加速度[7]为

x··i = ∑
n

j = 1
γ jΔ j（ t）xij （4-63）

式中　 Δj———相当于阻尼比 ζ j 自振圆频率 ω1 的单自由度体系在地震作用下的位移反应。
类比单自由度体系计算水平地震作用的方式 （4-39）， 得 F=αG， 按振型分解反应谱法， 仅需

考虑 γ j 和 xij就可方便地得到多自由度体系第 j 振型， 第 i 质点的水平地震作用标准值， 即

Fij =αjγ jxijGi 　 （ i，j= 1，2，…，n） （4-64）
式中　 Fij———第 j 振型第 i 质点的水平地震作用标准值；

αj———第 j 振型自振周期的地震影响系数 （图 4-20）；
γ j———第 j 振型的参与系数。

γ j =
∑
n

i = 1
Gixij

∑
n

i = 1
Gix2ij

（4-65）

式中　 xij———第 j 振型第 i 质点的水平相对位移；
Gi———集中于质点 i 的重力荷载代表值， 它取决于结构和构配件自重标准值和各可变

荷载组合值之和。
【例 4-1】　 已知两层框架 （图 4-23a）， 7 度设防， 设计地震分组为第二组场地类别Ⅱ。

主振型周期： T1 =
2π
ω1

= 2π
6. 11s-1

= 1. 028s， T2 =
2π

15. 99s-1
= 0. 393s。 试用振型分解反应谱法， 求
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多遇地震作用下 Fij， 并绘地震剪力图 V 和弯矩图 M0。

图 4-23　 【例 4-1】 两层框架计算图

a） 已知　 b） 振型的地震作用和剪力图　 c） 组合地震剪力和弯矩

【解】　 由 7 度设防， 多遇地震， 查表 4-14 得　 αmax = 0. 08
查表 4-15 得 Tg = 0. 4s<T1 = 1. 028s

由图 4-20， 求得地震影响系数 α1 =
Tg

T1

〓

〓
〓

〓

〓
〓

0. 9

， αmax =
0. 40
1. 028

〓

〓
〓

〓

〓
〓

0. 9
×0. 08= 0. 034

由式 （4-65） 求得第一振型的参与系数 γ1 =
∑
n

i = 1
Gixij

∑
n

i = 1
Gix2ij

= 1200 × 1 + 1200 × 1. 618
1200 × 12 + 1200 × 1. 6182

= 0. 724

从而 F11 =（0. 034×0. 724×1. 000×1200）kN= 29. 54kN
F21 =（0. 034×0. 724×1. 618×1200）kN= 47. 79kN
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因为 0. 1s<T2 = 0. 393s<Tg = 0. 4s， 取 αmax = 0. 08

γ2 =
1200×1+1200×（-0. 618）
1200×12+1200 （-0. 618） 2

= 0. 276

从而

F12 =（0. 08×0. 276×1×1200）kN= 26. 5kN
F22 =[0. 08×0. 276×（-0. 618）×1200]kN= -16. 37kN

相应于第一、 第二振型的地震作用和剪力图如图 4-23b 所示。
组合地震剪力 （图 4-23c） 为

第 2 层　 V2 = ∑
2

j = 1
v2j = 23. 8952 + （ - 8. 185） 2 kN = 25. 258kN

第 1 层　 V1 = ∑
n

j = 1
v2j = 38. 6652 + 5. 0652 kN = 38. 995kN

组合地震弯矩 （图 4-23c） 为

M2 = 25. 258×2kN·m=50. 516kN·m
M1 = 38. 995×2kN·m=77. 99kN·m

4. 2. 4　 时程分析法 （time-history method） 概念

时程分析法又称为直接动力法， 是用数值积分法求解运动方程的一种方法， 在数学上称

为逐步积分法。 该法是将地震加速度记录数字化， 使每一时刻对应一个加速度值， 根据结构

的参数， 由初始状态开始一步一步积分求解运动方程， 直到地震终止， 从而了解结构在整个

地震加速度记录时间过程的地震反应 （位移、 速度和加速度）。
地震作用下多自由度体系的振动微分方程见式 （4-48）。 求解方程的逐步积分法有： 线

性加速度法； 威尔逊 （wilson） θ 法； 纽马克 （Newmark） β 法。
当结构在地震作用下处于弹性状态时， 构件或楼层的刚度不变， 则式 （4-48） 中的刚度

矩阵不改变； 当结构在强烈地震作用下处于弹塑性阶段时， 构件或楼层的刚度要按恢复力特

征曲线的位置取值， 在振动过程中不断变化。 由于该法计算工作量大， 需要用计算机软件求

解， 具体方法可查阅有关专著。
《抗震规范》 [5]第 5. 1. 2 条规定了采用时程分析的房屋高度限值 [H] （表 4-17） 和时程

分析所用地震加速度时程的最大值 （表 4-18）。
表 4-17　 采用时程分析的房屋高度限值 [H]

烈度、场地类别 房屋高度范围 / m

8 度Ⅰ、Ⅱ类场地和 7 度 >100

8 度Ⅲ、Ⅳ类场地 >80

9 度 >60

表 4-18　 时程分析所用地震加速度时程的最大值 （单位： cm / s2）

地震影响 6 度 7 度 8 度 9 度

多遇地震 18 35（55） 70（110） 140

罕遇地震 125 220（310） 400（510） 620

　 　 注： 括号内数值分别用于设计基本地震加速度为 0. 15g 和 0. 30g 的地区。
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《高钢规程》 [4]第 6. 3. 1 条： 高层民用建筑钢结构进行弹塑性计算分析时， 可根据实际

工程情况采用静力或动力时程分析法， 根据时程分析的概念， “静力时程分析法” 之说应受

到质疑。

4. 2. 5　 地震作用的设计规定

高层建筑结构的抗震设计， 采用三水准两阶段设计法 （图 4-24）。 第一阶段为多遇地震

作用下的弹性分析， 验算构件的承载力和稳定以及结构的层间侧移 Δu； 第二阶段为罕遇地

震下的弹塑性分析， 验算结构的层间侧移和层间侧移延性比。

图 4-24　 三水准两阶段设计

1. 第一阶段抗震设计

《高钢规程》 [4]第 5. 3. 2 条： 高层民用建筑钢结构的抗震计算， 应采用下列方法：
1） 高层民用建筑钢结构宜采用振型分解反应谱法； 对质量和刚度不对称、 不均匀的结

构以及高度超过 100m 的高层民用建筑钢结构， 应采用考虑扭转耦联振动影响的振型分解反

应谱法。
2） 高度 H≤40m、 以剪切变形为主且质量和刚度沿高度分布比较均匀的高层民用建筑

钢结构， 可采用底部剪力法。
3） 7 度～9 度抗震设防的高层民用建筑， 下列情况采用弹性时程分析进行多遇地震下的

补充计算。
① 甲类高层民用建筑钢结构。
② 表 4-17 所列的乙、 丙类高层民用建筑钢结构。
③ 不满足 《高钢规程》 [4]第 3. 3. 2 条规定的特殊不规则的高层民用建筑结构。
2. 底部剪力法 （Equivalent Base Shear Method）
底部剪力法是一种近似方法， 通常采用手算， 其思路是： 首先计算出作用于结构总的地

震作用， 即底部剪力， 然后将总的地震作用按照一定规律分配到各个质点上， 从而得到各个

质点的水平地震作用。 最后按结构力学方法计算出各层地震剪力和位移。 水平地震作用计算

简图如图 4-25 所示。 该法的主要优点是不需要进行烦琐的频率和振型分析计算。
采用底部剪力法时， 各楼层可仅取一个自由度， 结构的水平地震作用标准值 FEk按下式
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图 4-25　 水平地震作用计算简图

计算

FEk =α1Geq （4-66）
质点 i 的水平地震作用标准值 Fi， 由下式确定

Fi =
GiHi

∑
n

j = 1
G jHj

FEk （1 - δn）　 （ i = 1，2，…，n） （4-67）

ΔFn = δnFEk （4-68）
式中　 α1———相应于结构基本自振周期 T1 的水平地震影响

系数值， 应按 《高钢规程》 [4] 第 5. 3. 5 条、 第

5. 3. 6 条确定；
Geq———结构等效总重力荷载代表值 （kN）， 多质点可

取总 重 力 荷 载 代 表 值 的 85%， 即 Geq =

0. 85∑
n

i = 1
GEi ；

Gi、 G j———分别为集中于质点 i、 j 的重力荷载代表值；
Hi、 Hj———分别为质点 i、 j 的计算高度 （m）；

δn———顶部附加地震作用系数， 按表 4-19 采用；
ΔFn———考虑高振型贡献的顶部附加水平地震作用。

表 4-19　 顶部附加地震作用系数[5]

Tg / s T1>1. 4Tg T1≤1. 4Tg

≤0. 35 0. 08T1+0. 07
<0. 35～0. 55 0. 08T1+0. 01

>0. 55 0. 08T1-0. 02
0. 0

　 　 注： T1 为结构基本自振周期。

震害表明， 突出屋面部分的质量和刚度与下层相比突然变小， 振幅急剧增大， 这一现象

称为鞭梢效应 （whipping effect）。 当采用底部剪力法时， 应做如下修正：

图 4-26　 水平地震作用计算简图

（突出屋面）

屋面突出部分的地震作用效应宜乘以增大系数

3， 此增大部分不应往下传递， 但与该突出部分相连

的构件应予计入。
当采用振型分解法时， 突出屋面部分可作为一

个质点 （图 4-26）。
钢结构的计算周期， 应采用按主体结构弹性刚

度计算所得的周期乘以考虑非结构构件影响的修正

系数， φT = 0. 90。
对于重量及刚度沿高度分布比较均匀的结构，

基本自振周期可用下列公式近似计算

T1 = 1. 7ΨT uT （4-69a）
式中　 uT———结构顶层假想侧移 （m）， 即将结构各

层的重力荷载假想为楼层的集中水平
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力， 按弹性静力方法计算所得到的顶层侧移值。
在初步计算时， 结构的基本自振周期可按下列经验公式估算

T1 = 0. 1n （4-69b）
采用时程分析法计算结构的地震反应时， 输入地震波的选择应符合下列要求：
1） 采用不少于四条能反映当地场地特性的地震加速度波， 其中宜包括一条本地区历史

上发生地震时的实测记录波。 地震波的持续时间不宜过短， 宜取 10～20s 或更长。
2） 输入地震波的峰值加速度， 可按表 4-18 采用
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第 5 章　 抗侧力结构体系

高层钢结构的抗侧力结构体系可分为： ①框架结构体系 （n = 10 ～ 30 层）； ②框架-支撑

（或延性墙板） 结构体系 （n= 40～60 层）； ③大柱框架体系 （n = 50 ～ 100 层）； ④筒结构体

系 （n= 50～110 层）———框筒、 大型支撑框筒、 筒中筒、 束框筒、 幕墙筒； ⑤巨形框架体系

（n>100 层）； ⑥悬挂结构体系 （n= 20～50 层）。
当前， 结构分析软件通常采用有限单元刚度法 （stiffness method） [1] ， 极少采用有限单

元柔度法 （flexibitity method） 编写。 因为， 用刚度法编写的程序， 求动不定结构的结点位

移未知数才是确定的， 而柔度法求力的未知数不是确定的 （表 5-1）。 刚度法有利于程序的

交流。 有限单元刚度法的计算原理， 可参考有关文献， 这里不再赘述。
表 5-1　 刚度法、 柔度法的基本结构比较

原结构
刚度法

（动不定结构：未知数———结点位移）
柔度法

（静不定结构：未知数———结点力）
基本结构

平面刚架
结构坐标系（右手法则）

动定结构
（kinematically determinate structure）

　 动不定次数 n= 2
　 计算模型的未知位移是确定的

静定结构
（statically determinate structure）

　 静不定次数 n= 1
　 计算模型可采用两个基本结构中的任一个未
知力，即 z、my 中的任一个，可见，计算模型中的

未知力不是确定的。

5. 1　 框架体系

框架体系由纵向、 横向梁与柱构成。 框架柱与梁的连接一般为刚性连接。
框架的优点是： 建筑平面布置灵活， 构造简单， 构件易于标准化和定型化， 便于梁-柱

连接时工地采用高强度螺栓装配。 由于框架层间位移 （storey displacement） Δui 的特点———
底层 Δu1 最大， 顶层 Δun 最小 （图 6-14a）， 框架层数太多， 底层的层间位移就会超过规范

限值， 因此， 对于层数 n≤30 的高层结构而言， 框架结构是一种比较经济合理的结构体系。

5. 1. 1　 变形

1. 水平作用 （风或地震） 下的框架侧移

框架第 i 层侧移 ui 由两部分组成： 框架剪切变形产生的侧移 uV
i 和框架整体弯曲变形产
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图 5-1　 框架侧移由两部分组成

a） 总侧移　 b） 剪切变形　 c） 弯曲变形

生的侧移 uN
i （图 5-1）。 前者 uV

i 取决于梁与柱的抗

弯刚度 （随梁、 柱截面的增大而增大）， 约占 85%；
后者 uN

i 是由框架柱的拉 （伸）、 压 （缩） 导致框架

整体弯曲产生的侧移， 只占 15%。 可见， 在水平作

用下的框架侧移， uN
i 可忽略， 只考虑 uV

i ， 从而， 框

架结构的变形为剪切型 （shear-bearing type）。
图 5-2a 所示为三层框架。 若在第 2 层柱的反弯点

处截开 （图 5-2b）， 设第 i 层第 k 根柱的剪力 Vik， 则第

2 层第 1、 2 柱的剪力分别为 V21、 V22， 可合成框架截面

第 2 层的剪力 V2 （虚线）， 同理， 柱轴力 Nik———N21、
N22可合成框架截面第 2 层的弯矩 M2 （虚线）。 可见，
剪切型变形只考虑柱反弯点处剪力 V21、 V22引起的侧

移， 不考虑柱轴力 N21、 N22引起的侧移 （相当于弯矩

M2 引起的变形）， 故框架结构的变形为剪切型。

图 5-2　 框架结构的变形———剪切型

a ） 三层框架　 b） 脱离体

如图 5-3a 所示的框架， 用反弯点法 （见第 6 章 6. 1. 1 节）、 D 值法 （见第 6 章 6. 1. 2
节） 和精确法计算出的弯矩和侧移如图 5-3b、 c 所示。

图 5-3　 框架计算图

a） 框架 （括号中数字表示构件相对线刚度） 　 b） 第 2 柱 （k= 2） 弯矩　 c） 各层侧移 （剪切型）
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2. 结点 （node） 变形

由于钢框架结点的腹板较薄， 在水平力作用下， 结点域将产生较大剪切变形

（图 5-4a）， 从而使框架侧移增大。 图 5-4b、 c 所示为某 10 层三跨钢框架的计算结果， 其中，
虚线表示结点域为刚性， 实线考虑了结点域变形。 可以看出， 考虑结点域变形， 误差可达

10%～20%。

图 5-4　 结点域变形对框架侧移的影响[2]

a） 钢框架结点域的剪切变形　 b） 框架侧移 ui 曲线　 c） 层间侧移 Δui 曲线

5. 1. 2　 梁-柱结点 （beam-column node）

关于梁-柱结点， 我国多采用全焊接连接 （图 5-5a） 和栓焊法连接 （图 5-5b）。 世界先

进国家工地采用全高强度螺栓装配 （图 5-5c）， 例如， 1973 年美国世界贸易中心就采用三柱

三层一个吊装 （树形柱） 单元， 现场全高强度螺栓装配 （图 1-3a）。

图 5-5　 梁-柱连接形式

a） 全焊接　 b） 栓焊法　 c） 高强度螺栓装配
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1985 年墨西哥城 （Mexico City） 地震、 1994 年美国诺斯里奇地震和 1995 年日本阪神地

震等提供了很多有益的经验教训。 这三次地震中， 由于钢结构具有良好的延性， 相对于钢筋

混凝土 （RC） 结构的破坏程度要小得多[3] 。
阪神地震表明， 按 1981 年日本新抗震规范设计的建筑很少破坏。 但是， 有些钢结构建

筑的倒塌和钢柱的脆性断裂， 以及支撑屈曲和数量较多的梁-柱结点的破坏 （图 5-6）， 已引

起工程界的重视并进行相应的分析研究。

图 5-6　 钢结构破坏[3]

a） 柱脆断　 b） 结点破坏

梁-柱结点的破坏比较显著 （图 5-7a）， 焊接连接处的四种破坏模式 （图 5-7b）： 模式 1，
翼缘断裂； 模式 2， 3， 热影响区的断裂； 模式 4， 横隔板断裂。

图 5-7　 阪神地震中梁-柱全焊接的破坏形式[3]

墨西哥城地震中 Pino Suarez 综合楼的 D 楼的倒塌， 阪神地震中， 年久失修的钢结构倒

塌， 以及钢骨混凝土 （RCS） 建筑中的中间层倒塌等， 固然有其各自不同的因素， 但反映了

有关选择适宜的结构体系、 设置多道抗震防线、 避免结构沿竖向刚度的突变， 以及减小结构

扭转效应等要求未能得到实现的问题， 而这些要求与实现大震不倒的抗震设计目标是直接相

关的[3] 。
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1994 年美国诺斯里奇 （Northrige） 发生 6. 7 级地震， 梁-柱栓焊法连接有较多破坏。 大多数结

点破坏发生在梁-柱栓焊连接的下翼缘 （图 5-8a）， 观察到的其他失效模式如图 5-8b 所示。

图 5-8　 Northrige 地震栓焊法梁-柱连接破坏[3]

a） 下翼缘典型破坏　 b） 失效模式

图 5-9　 《高钢技术规程》 [4]

对栓焊法梁-柱刚接的改进

为实现 “强结点弱杆件” 准则， 需要对栓焊法结

点在设计上及焊接工艺上予以改进， 参照日本 （大）
阪神 （户） 地震后发表的 《1996 铁骨工事技术指针》
的规定， 栓焊法的梁-柱结点构造， 可按 《高钢技术规

程》 [4]采用 （图 5-9）， 并建议在焊后将衬板除去， 补

焊下翼缘坡口焊的焊根。
由于焊接是热循环过程， 工地焊接变形、 精度等

质量控制难以保证。 作者建议： 为提升我国钢结构的

品质， 先在装配式框架 （含门式刚架）、 框-撑 （延性

墙板） 两类结构中， 实现工地高强度螺栓装配， 对其

他装配式钢结构可采用高强度螺栓装配率 k 来衡量，
即 k>80% （某钢结构工程 100 个工地连接点， 高强度

螺栓装配率大于 80%， 焊接小于 20%）。 并建议： 同

一个工地连接点， 不应采用两种连接方式， 即栓焊法连接不可取， 避免各个击破。
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为实现工地梁-柱、 柱-柱高强度螺栓装配， 作者建议采用图 5-10 所示的连接形式。

图 5-10　 现场高强度螺栓装配

a） 梁-柱装配连接 （狗骨式或梁翼缘钻孔式） 　 b） 梁-柱装配 （T 形件） 　 c） 柱牛腿-梁装配　 d） 柱-柱装配
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Popov 教授等提出采用图 5-10a 所示的狗骨式设计 （dog-bony design）， 或在翼缘上钻孔

法， 以削弱靠近结点部位梁段的抗弯承载力， 构成人为的塑性铰区。 试验表明， 这种设计具

有优越的抗震性能。
对于闭口薄壁构件———箱形柱-柱连接， 可采用 STUCK-BOM 自锁式单向高强度螺栓装

配 （图 5-11） [5] 。

图 5-11　 自锁式单向高强度螺栓

a） 工地装配　 b） 自锁式单身高强度螺栓原理

工程案例 1. 北京长富宫中心饭店[6]

1984 年北京长富宫中心饭店 （图 5-12） 由中日合作设计， 1988 年完工。 地上 n = 26
（地下 3 层）， 1～2 层为型钢混凝土 （RCS） 柱， 3～26 层为钢结构， H= 91m。 荷载按中国规

范取值， 设计计算以日本规范为主， 中方做对比分析。 基本风压 0. 45kN / m2。 8 度设防， 加

速度峰值取 70cm / s2 （多遇）、 400cm / s2 （罕遇）。 层间位移角和周期见表 5-2。 用钢量

106kg / m2， 平均楼层重仅 0. 92t / m2。

表 5-2　 层间位移角及周期

最大层间位移角

地震作用 风荷载作用
周期 / s

X 向 Y 向 X 向 Y 向 T1 T2 T3

1 / 326 1 / 306 1 / 825 1 / 425 3. 7281 3. 6664 3. 0423
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图 5-12　 北京长富宫中心饭店

a） 外景　 b） 结构平面

工程案例 2. 印第安纳广场大厦 （图 5-13） [2]

印第安纳广场大厦位于美国休斯敦市地震烈度区划图的 2 区， 地震动峰值加速度 0. 2g，
基本风速 40. 3m / s （12 级台风 33m / s）。 n= 29， H= 121m。 考虑地震波来自任何方向， 柱的

布置分别沿房屋的纵、 横向。
工程案例 3. 荣民医院大楼 （图 5-14） [2]

荣民医院大楼位于中国台北， 地上 n = 23 层， H = 112m， 5 层裙楼。 钢板 tmax = 50mm。
地下室： 采用钢筋混凝土 （RC） 剪力墙和型钢混凝土 （RCS） 框架柱 （柱距 8m， 型钢 H
形或十字形）。 纵向、 横向结构的基本自振周期分别为 2. 78s、 2. 83s。
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图 5-13　 印第安纳广场大厦 （美国休斯敦市）
a） 平面　 b） 剖面

图 5-14　 荣民医院大楼 （中国台北）
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图 5-15　 福克斯广场大厦 （美国洛杉矶市）

　 　 工程案例 4. 福克斯

广场大厦 （图 5-15） [2]

福克斯广场大厦位

于美 国 洛 杉 矶， n = 35
层， 美国地震烈度区划

图中的 2 区， 地震动峰值

加速度 0. 2g。 钢 梁 l =
12. 2m， 采用 W21 宽翼

缘焊接工字梁。 楼板跨

30. 5m， 采用 51mm 高 18
号压型钢板， 上铺 83mm
厚轻质混凝土。

5. 2　 框架-支撑 （延性墙板） 体系

5. 2. 1　 概述

钢框架的侧移刚度比支撑 （或延性墙板） 小得多， 可用图 5-16 的单层单跨结构说明[7]。

图 5-16　 侧移刚度

当不计轴向效应时， 侧移刚度按下式计算：

框架 （frame） Sf =
16. 8EI

l3

支撑 （brace） Sb =
0. 354EAb

l
墙板 （wall board） Sw =Gt
当 l= 6m， Ic = Ib = 20×103 cm4， Ab = 200cm2时， Sb = 76. 9Sf， 说明支撑的侧移刚度 Sb是

框架刚度 Sf的 76. 9 倍。 设有加劲肋的钢板剪力墙， 侧移刚度比支撑更大； 若无加劲肋， 钢

板屈曲后有拉力带， 也能继续承受水平力， 刚度仍然可观。 从而， 以框架体系为基础， 沿房

屋的纵向、 横向布置一定数量的、 基本对称的支撑 （竖向桁架）， 或延性墙板， 所形成的结

构体系， 可简称为框-撑体系 （图 5-17）。
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图 5-17　 框-撑 （或延性墙板） 体系

a） 结构平面 （钢支撑或延性墙板） 　 b） 剖面

在水平作用 （actions） 下， 框架的变形为剪切型 （图 5-3c）， 而支撑的变形属弯曲型 （图 5-
18）， 从而， 总框架、 总支撑， 并通过水平刚性楼板 （刚度∞） 的协同工作 （图 5-19a）， 该框-撑
体系的变形为弯剪型 （图 5-19b）， 注意： 弯剪型与剪切型 （框架）、 弯曲型 （支撑） 不相交。

图 5-18　 支撑侧移为弯曲型

　
图 5-19　 框-撑体系

a） 并联模型　 b） 侧移曲线

图 5-20　 伸臂桁架和周边桁架

框-撑体系为双重抗侧力体系。 它的侧向刚度比框架结

构大得多， 可用于 n=40～60 层。
将支撑集中布置在房屋的中央核心区， 并在房屋纵向、

横向的支撑平面内， 布置刚性伸臂桁架 （通常设置在建筑

物的设备层）， 并在同一高度位置设置周边桁架 （图 5-20），
使外围框架柱参与整体抗弯工作， 这既提高了结构的整个

侧向刚度， 又能减少核心区所承担的倾覆力矩。
图 5-21 所示为美国 Milwaukee 市第一威斯康星中心

（First Wisconsin Center）， 地上 n = 42 层， 高 H= 184m， 用

钢量 117kg / m2。 在水平荷载作用下， 建筑整体变形和侧移

曲线如图 5-21c、 d 所示。 由于增设了刚臂桁架， 在刚臂层，
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其结构侧移曲线出现了反向弯曲， 减缓了结构的侧向位移， 结构顶点的侧移约减小 30%。

图 5-21　 美国 First Wisconsin Center[2]

a） 外景　 b） 结构平面　 c） 框-撑体系的侧向变形　 d） 有刚臂和无刚臂的比较

5. 2. 2　 支撑 （竖向桁架）

支撑形式有三类： 中心支撑 （图 5-22）； 偏心支撑 （图 5-24）； 防屈曲支撑 （buckling-
restrained brace） （图 5-27）。

1. 中心支撑 （图 5-22）
采用单斜杆支撑时， 必须在其他跨内布置反向的单斜杆支撑， 以避免侧移一边倒。

在强震作用下， 受压的钢支撑斜杆容易发生屈曲， 使结构的侧向刚度降低； 反向荷载

作用下受压屈曲的支撑斜杆不能完全拉直， 而另一方向的斜杆又可能受压； 地震作用

使支撑斜杆反复受压， 致使支撑框架的刚度和承载力降低、 侧移增大。 因此， 中心支

撑框架更适宜于抗风结构。 中心支撑的基本形式如图 5-22 所示。 抗震结构不采用 K 形

支撑 （图 5-22e） ， 因为 K 形支撑斜杆的尖点与柱相交， 受拉杆屈服和受压杆屈曲使柱

产生较大的侧向变形， 可能引起柱的压屈甚至整个结构倒塌。

图 5-22　 中心支撑的基本形式

a） 单斜杆式　 b） X 字交叉　 c） 人字形　 d） V 形　 e） K 形
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中心支撑的斜杆现场高强度螺栓装配示意图， 如图 5-23 所示。

图 5-23　 中心支撑的

a） 斜杆边结点　 b） 人字形斜杆装配结点　 c） V 形斜杆装配结点
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斜杆高强度螺栓连接

d） X 形斜杆装配结点　 e） X 形交叉斜杆的中心结点
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2. 偏心支撑 （图 5-24）
偏心支撑的斜杆至少有一端与消能梁段 a （剪切屈服梁段） 相交。 偏心支撑的工作原理

是： 在中、 小地震作用下， 构件弹性工作， 这时支撑提供主要的抗侧力刚度， 其工作性能与

中心支撑框架相似； 在大震作用下， 斜撑不屈曲， 而消能梁段腹板剪切屈服消耗地震能量。
可见， 偏心支撑的设计应注意两点： 一是强柱、 强斜杆、 弱消能梁段； 二是耗能梁段的长度

不能太大， 即为剪切屈服梁。 偏心支撑的基本形式如图 5-24 所示。

图 5-24　 偏心支撑的基本形式

a） 单斜杆　 b） 八字形　 c） V 形　 d） 人形

偏心支撑的优点如下：
1） 斜杆与梁的交点从结点中心 （或梁轴线） 移开一小段距离， 结点构造简洁。
2） 消能梁段在斜杆屈曲之前发生剪 （弯） 屈服， 并吸收和耗散较多地震能量。
3） 结构滞回曲线饱满， 构件延性系数得以大幅度地提高。
4） 设置消能梁段后， 支撑从原来的以斜杆轴向变形吸能为主， 转变为以消能梁段吸能

为主， 因而能够吸收和耗散大得多的地震输入能量。
消能梁段塑性变形如图 5-25 所示。 消能梁段与支撑斜杆的高强度螺栓装配如图 5-26 所示。
3. 防屈曲支撑 （图 5-27）
防屈曲支撑 （buckling reatrained brace）， 也称屈曲约束支撑， 它的布置方式与中心支撑

相同， 但不采用 K 形和 X 形。 防屈曲支撑与柱的夹角为 35° ～55°。
防屈曲支撑构件 （图 5-27a） 是一种金属屈服耗能支撑构件， 主要由耗能芯材、 约束构

件和无黏结材料三部分构成， 其中主受力芯材采用低屈服强度钢材 （ Q160、 Q225 或

Q235）。 为了防止芯材受压时整体屈曲， 即在受压、 受拉时都能达到屈服， 芯材被置于一个

屈曲约束单元内。
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图 5-25　 偏心支撑的塑性变形机构 （消能梁段塑性变形） 图 5-26　 消能梁段与斜杆连接 （高强螺栓装配）

图 5-27　 防屈曲支撑

a） 构件　 b） 工程
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5. 2. 3　 延性墙板

为了提高钢框架的侧向刚度， 在房屋的纵向、 横向框架内布置一定数量的预制墙板———
钢板剪力墙板、 带竖缝的 RC 墙板和无黏结内藏钢板支撑的 RC 墙板[4] 。 其中， 钢板剪力墙

板有两种： 厚钢板剪力墙板和带加劲肋的薄钢板剪力墙板。
预制墙板嵌置于钢框架格内， 一般应从结构底部到顶层连续布置。
预制墙板仅承担楼层的水平剪力， 为结构体系的抗推刚度 （侧向刚度） 提供部分抗剪

刚度。
工程案例 1. 上海锦江饭店

上海的锦江饭店 （图 5-28）， 钢柱采用焊接方管， 一般截面尺寸为 500mm×500mm×
（12～30mm）， 最大为 700mm×700mm×67mm。 框架梁采用焊接工字形截面。 高 500～750mm，
翼缘宽 250～300mm， 翼缘厚 9～52mm。 钢板剪力墙采用特厚钢板 （ t = 100mm）+纵、 横加劲

肋。 7 度抗震设防， 用钢量 132kg / m2。
建筑用钢量很大， 说明， 我国钢结构轻量化设计， 任重而道远。

图 5-28　 锦江饭店 （上海， n= 44， H= 153m， 1988 年） [2]

a） 结构平面 （32m×32m）　 b） 带肋钢板剪力墙

工程案例 2. 东京京王广场饭店

日本东京的京王广场饭店 （图 5-29）， 建筑平面为工字形， 建筑立面的高厚比 （H / B）
为 6. 6 （中段） 和 10 （两端）。 按我国地震烈度标准， 京王广场的基本烈度介于 8～9 度。

为了满足强风或地震作用下的层间侧移角限值： 京王广场饭店一方面采用横向框架承重

方案和小柱距 （2. 8m、 2. 9m）； 另一方面配置 4 列带竖缝 RC 墙板。
带竖缝的 RC 墙板 （图 5-29b） 只承担水平作用产生的剪力， 不考虑承受框架竖向荷载

产生的压力。 设计这种墙板不仅要考虑强度， 还要进行变形验算。 RC 墙板的承载力以一个
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缝间墙及其相应范围内的水平带状实体为验算对象， 为了确保这类墙板的延性， 墙板的弯曲

屈服承载力和弯曲极限承载力， 应不超过抗剪承载力。

图 5-29　 京王广场饭店 （东京， n= 27， H= 170m， 1971 年） [2]

a） 典型层结构平面　 b） 带竖缝 RC 墙板　 c） 结构横剖面

工程案例 3. 北京京城大厦

北京的京城大厦 （图 5-30）， 8 度地震设防， n = 52 （27 层以下办公、 28 层以上为公

寓）， H= 183m。 柱距为 4. 8m 和 9. 6m。 墙板四边与框架梁、 柱之间留 25mm 空隙。 地上 1～
3 层， 墙板换成钢支撑。

内藏钢板支撑 RC 墙板仅在内藏钢板支撑的节点处与钢框架相连， 外包 RC 墙板周边与

框架梁、 柱间应留有间隙， 以避免强震时出现像一般现浇 RC 墙板那样在结构变形初期就发

生脆性破坏的不利情况， 从而提高了墙板与钢框架同步工作的程度， 增加了整体结构的延

性， 以吸收更多的地震能量。
内藏钢板支撑依其与框架的连接方式， 在高烈度地区， 宜采用偏心支撑。
内藏钢板支撑的形式可采用 X 形支撑、 人字形支撑、 V 形支撑或单斜杆支撑等。
内藏钢板支撑斜杆的截面形式一般为矩形板， 其净截面面积应根据所承受的剪力按强度

条件确定。 由于钢板支撑外包 RC， 它能有效地防止钢板支撑斜杆的侧向屈曲。
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图 5-30　 京城大厦 （北京， n= 52， H= 183m）

图 5-31　 框筒 （密柱深梁）

5. 3　 框筒结构 （frame-tube structures）

框筒结构： 由密柱 （柱距 d<3m） 和窗裙梁 （即深

梁， 跨 高 比 d / h < 3 ） 组 成 的 框 架 筒 体 结 构

（图 5-31） [8] 。
框筒结构的平面可以是圆形、 矩形、 三角形、 多

边形。
框筒体系的抗侧力构件沿房屋周边布置， 不仅具有

很大的抗倾覆能力， 而且具有很强的抗扭能力， 因此，
它适用于平面复杂的高层建筑。

水平作用下的框筒， 水平剪力由两片腹板框架承担， 倾覆力矩则由腹板框架和翼缘框架

共同承担 （图 5-31）。 框筒的高宽比 H / B 不应小于 4。

5. 3. 1　 框筒-框架体系

框筒-框架体系由建筑外围的框筒体系和楼面内部的框架所组成的结构。 由于框筒沿房

屋的最外周边闭口布置， 抗倾覆和抗扭能力都很强。
楼面内部的框架仅承受重力荷载， 柱网可随意布置。
一般来说， 框筒平面的边长 L≤50m， 矩形框筒平面 L / B≤1. 5， 否则， 框筒将因剪力滞
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后效应 （shear lag effect） 而不能充分发挥受力功效。
工程案例 1. 纽约世界贸易中心

世界贸易中心 （World Trade Center， 图 5-32）， n = 110， H = 416. 966m； 箱形钢柱截面

尺寸为 450mm × 450mm × （7. 5 ～ 12. 5） mm； 底层柱截面尺寸为 762mm × 762mm； 用钢量

186. 6kg / m2。

图 5-32　 World Trade Center （美国纽约， 1973 年）
a） 实景　 b） 结构平面　 c） 剪力滞后效应

工程案例 2. 芝加哥标准石油公司大楼 （图 5-33a）
大楼平面如图 5-33a 所示， 地上 n= 82 层， H= 342m， 地下 5 层， 基础深标高-17m。 外

围框筒采用人字形截面柱， 在开口处的板端加焊等边小角钢 （图 5-33b）。
立面开洞率 28%。 为了加快施工进度， 工厂焊接单元为三层楼高吊装件， 长 11. 58m

（3×3. 86m）， 工地高强度螺栓装配。 整座大楼的平均用钢量 161kg / m2。

图 5-33　 标准石油公司 （美国芝加哥市）
a） 典型层结构平面　 b） 框筒柱截面　 c） 框筒的吊装件
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工程案例 3. Sixty State Street 办公大楼 （美国波士顿）

图 5-34　 Sixty State Street 办公大楼 （美国波士顿）

大城市用地紧张， 市区建筑见

缝插针， 场地不规则， 为了避开邻

近高层建筑的遮挡， 大楼平面设计

成不 规 则 形 状 （ 图 5-34 ）。 Sixty
State Street 办公大楼 n = 45， 用钢量

90kg / m2。 可见， 对于复杂建筑平面

的高层建筑， 框筒-框架体系是一种

经济、 高效的结构体系。

5. 3. 2　 大型支撑框筒-框架体系

支撑外框筒是在外框筒立面上

增加大型支撑。 框筒的柱距可增加

d>5m， 窗裙梁的截面高度也较矮，
通过增设大型支撑二力杆， 简单而

巧妙地消除剪力滞后效应。
建筑外圈的支撑框筒可以划分为 “主构件” 和 “次构件” 两部分。 图 5-35a 表示支撑框筒

的一个典型区段。 在每一个区段中， 主构件包括大型支撑、 角柱和主楼层的窗裙梁； 次构件包

括四边各中间柱和介于主楼层之间的各层窗裙梁。 图 5-35b 表示支撑中心结点的构造示意。

图 5-35　 大型支撑框筒

a） 典型区段　 b） 支撑中心结点

1） 水平作用产生的水平剪力和倾覆力矩， 由外圈大型支撑框筒承担； 竖向荷载则由外

圈的框架和内部的框架共同承担， 并按各自的荷载从属面积比例分担。
2） 主构件承担全部水平荷载， 并将它转化为杆件的轴向力传递至基础； 次构件仅需承

担重力荷载， 不参与抵抗水平荷载。
3） 大型支撑的轴向承载力能抵抗水平剪力和竖向剪力。 而杆件的轴向刚度远大于杆件

的剪弯刚度， 所以， 水平作用下的支撑框筒， 其水平和竖向剪切变形均很小， 支撑框筒的剪

力滞后效应也就很弱， 大型支撑框筒就更接近于完全的抗侧力构件。
4） 由于三角形杆系支撑具有几何不变性， 因此支撑框筒有着很大的水平和竖向抗剪刚
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度。 水平荷载下整个结构体系所产生的侧移中， 大型支撑框筒整体弯曲产生的侧移约占

80%以上， 而整体剪切变形所产生的侧移， 仅占 20%以下。
工程案例 1. 芝加哥约翰·汉考克中心 （John　 Hancock Center）
John　 Hancock Center （图 5-36）， 地上 n=100， H=1127ft =343. 510m。 结构平面尺寸： 底

层， 265ft×165ft =80. 772m×50. 292m； 顶层， 165ft×100ft =50. 292m×30. 480m。 锥形筒体可减小

侧移 10%～30%。 大型支撑斜角 45°， 支撑起点和终点设大型水平杆。 用钢量 145kg / m2。

图 5-36　 John　 Hancock Center （美国芝加哥， 1969 年）
a） 实景　 b） 大型支撑　 c） 平面

工程案例 2. 达拉斯第一国际广场大厦

第一国际广场大厦 （图 5-37）， 地上 n = 56， H = 216m。 大型支撑置于玻璃幕墙之内。
支撑框筒的所有梁、 柱和支撑斜杆， 均采用 W14 热轧型钢 （同一种截面高度具有多种板厚

和截面面积）， 仅结构底部少量杆件采用焊接组合截面。 底层钢柱采用焊接 H 形截面

（533mm×584mm）， 地下室角柱采用焊接方管截面 （610mm×610mm）。 大型斜撑采用 H 型钢

截面 （610mm×610mm）， 用于连接斜杆、 柱和梁的结点板尺寸为 3m×3. 65m （宽×高）。
斜杆在工厂制作成 4 层楼高的吊装单元。 工地组装时， 一端采用全熔透焊缝与结点板连接，

另一端采用高强度螺栓与结点板连接。 前者可减少结点板用料， 后者可调节杆件的安装误差。
在支撑框筒的转角， 两个面上的支撑斜杆交汇处， 设置角部结点板组件。 组件由 4 块钢

板组成， 每个方向 2 块。 4 块钢板用电渣焊连接， 并用后热处理， 消除焊接应力。
楼板是在钢梁上搁置肋高 76mm 的压型钢板， 并在其中现浇 83mm 厚的轻质混凝土。
工程案例 3. 洛杉矶第一州际世界中心大厦 （First Interstate World Center）
First Interstate World Center （图 5-38）， 地上 n = 77， H = 338m。 设计地震动加速度

0. 4g， 相当我国地震烈度表的 9 度地震区。
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图 5-37　 第一国际广场大厦 （美国达拉斯市， 1974 年）
a） 支撑框筒全貌　 b） 典型层结构平面

图 5-38　 First Interstate World Center （美国洛杉矶， 1989 年）
a） 大型立体支撑　 b） 结构平面
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图 5-39　 我国台北国际金融中心大厦

5. 3. 3　 大柱框架体系

我国台北国际金融中心大厦[3] ， 简称台北 101
（图 5-39）， 由台湾省永峻工程顾问公司结构设计

（1998 年）， 2004 年竣工。 地面至塔楼大屋面 91
层， 高 390. 6m； 算 至 小 塔 楼 n = 101 层， H =
427. 1m （图 5-44）。 地下室共 5 层。 塔楼为办公建

筑， 裙楼 6 层为购物商场。 塔楼 1 ～ 26 形成上小下

大的梯形立面， 外柱为与玻璃幕墙平行的倾斜柱

（图 5-45）； 26～90 层分 8 个高度段 （图 5-44）， 形

成 8 斗造型， 每一斗段为 8 个楼面高度， 每斗段为

上大下小的立体斗， 每斗段的下部平面尺寸为

22. 5m× 22. 5m。 7 层以上标准层层高 4. 2m， 7 层

以下的层高 4. 2～8. 4m。
1. 体系的构成

26 层以上 8 个 斗 形 段， 角 部 不 设 置 角 柱

（图 5-40）， 各斗段的每一外墙面上可设置 4 根 H
形截面的钢柱 （分段倾斜的非连续柱）， 由此可

形成次框架结构。 塔楼主结构采用井字形平面

STC 大柱框架体系 （图 5-41） ———8 根外侧主大柱结合内柱， 在纵横方向各形成 2 榀大柱

框架。
在 26 层以下再设置 8 根次大柱 （图 5-41， 在 26 层以上则改用非大柱）， 但仍结合内柱

在纵横方向形成次要大柱框架。 内筒设置柱间支撑构成基本上封闭的支撑框筒。
上述主、 次大柱框架中， 每 8 层设置伸臂桁架， 且贯通内筒。 此外， 在 26 层以下共设

置 3 道腰桁架； 在 26 层以上每 8 层沿外墙柱设置腰桁架及伸臂桁架 （图 5-42）， 相应地每 8
层形成一空间桁架层。

内筒四周周边上各设置上下连续的 3 列柱间支撑， 中间一列为八字形偏心支撑， 两侧为

对称布置的单斜杆支撑 （图 5-42）； 在电梯井道再设共 8 列单斜杆柱间支撑。
由于底部 7 层层高较大， 内柱及支撑部位采用外包钢筋混凝土， 形成型钢混凝土

（steel-reinforced concrete， RCS） 剪力墙， 提高该部位的侧向刚度。
2. 矩形钢管混凝土大柱设计

61 层以下 8 根主大柱和 8 根次大柱， 以及 16 根内柱， 均采用箱形钢管混凝土

（concrete-filled steel tubular， STC） 柱。 主大柱的最大截面箱形尺寸为 2. 4m×3. 0m； 钢板

tmax = 110mm。 61 层以上， 不灌混凝土钢柱。
1～25 层的 8 根主大柱倾斜角 4. 4°， 它们向内侧收进 8. 4m。 该柱在 25 层以上分 6 次减

小柱截面的宽度和高度， 两者每次均减小 200mm， 至顶层时柱截面尺寸为 1. 4m×1. 8m （图
5-42）， 相应钢板厚度每次减薄 5mm。
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图 5-40　 27～91 层结构平面

图 5-41　 B1～26 层结构平面
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图 5-42　 12. 2 及 14. 7 轴剖面和柱截面
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　 　 STC 柱内灌注的混凝土强度， 是按 90d 龄期确定为 10000psi㊀ （相当于 C70）。 泵送方

法灌注的高流动性混凝土， 坍落度 650 ～ 700mm， 每次浇筑高度约 3 个楼层， 时间不超

过 1. 5h。

㊀　 psi 为压强单位， 磅 / 英寸2， 1psi = 6. 895kPa。

为提高箱形柱钢板的承载力和减小宽厚比， 焊接 2～3 片纵向加劲肋 （图 5-42）。 加劲肋

的工地拼接采用高强螺栓， 以减少柱内的焊接难度。 在纵向加劲肋间焊接井字形拉结筋。 柱

内水平加劲肋上留设进人孔及穿筋孔 （图 5-43）， 以利进行焊接工作、 拧紧连接螺栓工作、
连接竖向钢筋工作， 以及作为灌注混凝土的流通孔。 此外， 还在钢柱壁板和水平加劲肋上焊

接栓钉， 以形成组合柱后进行应力传递。 柱内设置竖向钢筋及钢筋笼， 除作温度筋外还可提

高柱的承载力。 钢筋笼在浇筑混凝土前吊装插入进人孔内。
3. 一般构件

8 个斗段的 16 根倾斜的框架柱， 采用 H 形截面 （图 5-44， 图 5-45）， 最大截面为

H1000mm×500mm×25mm×50mm。
内筒柱间支撑及伸臂桁架的上下弦和斜腹杆， 均采用 H 形截面， 柱间支撑的最大截面

为 H500mm×500mm×25mm×40mm， 伸臂桁架的上下弦最大截面为 1000mm×60mm×32mm×
45mm。 　 　

楼面梁采用 H 形截面， 其最大截面为 H800mm×400mm×19mm×30mm。
4. 梁柱刚接连接时采用变宽度骨形翼缘板连接法 （图 5-46）
框架梁与框架柱为刚接连接时， 采用变宽度的骨形翼缘连接法 （高韧性抗弯接

头） 。 该法的目的是既使塑性铰外移至框架梁上， 又使翼缘板的骨形区段成为与弯矩图

一致的应力塑性分布区域， 由此可避免罕遇地震作用下梁翼缘焊缝及腹板的连接出现

裂缝。
5. 主要构件的钢号

塔楼主要构件采用 SM570M （后缀 M 代表 Modify 修订之意）， 主要依据厚钢板的韧性及

焊接性要求。 韧性部分是包含控制最大屈服强度 fy 值、 屈强比 fy / fu、 厚度方向断面收缩率

及冲击韧性等。 焊接性能包含碳当量、 焊接冷裂敏感系数及焊接前预热温度的要求， 其数值

见表 5-3。
表 5-3　 SM570M钢材材质要求

屈服强度
fy

/ （kg / cm2）

抗拉强度 fu
/ （kg / cm2）

屈强比

箱形
>40mm 的
主梁、斜撑

三个子向断面
收缩率试
验值（%）

≥50mm 的冲
击吸收能量 / J

>40mm 的碳
当量 Ceq（%）

冷裂敏感系数
Pcm

4200～5200 5800～7300 ≤0. 85 ≤0. 8 ≥25 ≥27（-5℃） ≤0. 46 ≤0. 29

6. 自振周期及风阻尼器

塔楼结构第 1 自振周期 T1 = 6. 93s。 为减低塔楼遭受风力时的摇晃程度和改善舒适度，
在塔楼顶部 87～92 层处设置一质量调频阻尼器 （Tuned Mass Damper， 简称 TMD）。 其原理

为单摆的被动控制。 阻尼器中的球体质量块直径为 5. 5m， 质量 750t。
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图 5-43　 大巨柱断面变化及剖面示意图
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图 5-44　 12. 9 及 14. 1 轴剖面和柱截面
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图 5-45　 轴剖面及柱截面
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图 5-46　 变宽度骨形翼缘板及其应力塑性分布区域

5. 3. 4　 筒中筒体系

由两个以上的同心框筒所组成的抗侧力体系， 称为筒中筒体系， 简称筒中筒。
筒中筒体系利用房屋中心服务性面积的可封闭性， 将框架体系换成内框筒。
内框筒也可采用框架嵌置延性墙板或在内框筒的某些开间增设竖向支撑。
当房屋的长宽比 L / B≥1. 5 时， 为了改善外框筒的剪力滞后效应， 提高外框筒的整体抗

弯能力， 可沿房屋的短边方向每 15 层左右设置一道刚性伸臂桁架 （刚臂）， 与外框筒的长
边钢柱相连。

水平作用下的框筒， 剪力主要靠两片腹板框架承担， 倾覆力矩则由腹板框架和翼缘框架
共同承担， 筒中筒属于弯剪型抗侧力体系。 嵌置于框架内的墙板， 属于剪切型构件， 具有较
强的抗剪承载力。 刚臂加强内、 外筒连接， 有效地减少外筒的剪力滞后效应。 筒中筒体系的
抗震性能比框筒体系更好， 可在高烈度地震区采用。

工程案例 1. 新宿三井大厦 （图 5-47）
日本东京新宿区的三井大厦 （图 5-47）， 地上 n = 55 层， H = 223. 7m， 高厚比 H / B =

4. 7。 地下 3 层， RC 箱形基础埋深标高- 16. 7m。 地下 3 层至地上 1 层采用型钢混凝土
（RCS） 柱， 2 层以上为钢柱。 钢柱焊接方钢管 500mm×500mm×（12～15）mm。 外框筒两端宽
17. 70m （ = 13. 3m+2×2. 2m）、 高 19m （五层楼高） 的大开口处， 用竖向支撑进行补强， 支
撑截面 500mm×500mm。 两端竖向支撑承担总水平剪力约 20%。

新宿三井大厦位于 8 ～ 9 度地震区， 内框筒设置带竖缝的 RC 墙板， 以增强抗推刚度
和延性， 较大幅度地减小外框筒的水平地震剪力， 致使外框筒的竖向剪力减小。 内、
外框筒的框架梁均采用焊接工字钢 （ 800mm× 300mm× 12mm）。 大厦的横向基本周期
为 5. 1s。
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图 5-47　 新宿三井大厦 （日本东京）
a） 典型层结构平面　 b） 结构剖面

工程案例 2. 中国国际贸易中心大厦 （图 5-48）
北京的国际贸易中心大厦， 地上 n = 39， H = 155m， 1～ 3 层采用 RCS 柱， 4 层以上钢结

构。 抗震设防 8 度。 地下室 2 层， RC 筏板基础， RC 结构。 设计过程中， 曾对筒中筒体系考

虑两种结构方案：
（1） 混合结构方案 （刚性）　 内筒 RC 框筒、 外筒钢框筒。 RC 框筒几乎承担 100%的水

平地震剪力， 弹性极限的变形角远小于钢框筒， 两者不同步工作。 设计时， 要求外钢框筒再

承担 25%的地震剪力， 浪费钢材。
（2） 钢结构方案 （柔性） 　 内、 外钢框筒。 按美国 UBC 规范进行比较计算， 最后选定

柔性方案。 优点是： 水平地震力较小， 内、 外框筒的分配较均匀， 外框筒相对刚度较大。 按

Taft 波进行结构进动力分析， 侧移值见表 5-4。
表 5-4　 输入 Taft波进行结构动力分析

峰值加速度

/ g
基底剪力

/ kN
基底倾覆力矩

/ （kN·m）
顶点侧移 最大层间侧移

un / mm un / H Δu / mm Δu / h 位置
0. 15 1. 4×104 1. 2×106 370 1 / 400 14 1 / 270 第 30 层
0. 20 1. 9×104 1. 6×106 500 1 / 300 19 1 / 200 第 30 层
0. 35 3. 4×104 2. 8×106 870 1 / 170 38 1 / 98 第 30 层

工程案例 3. 东京阳光大厦 （图 5-49）。
东京的阳光大厦， 地上 n = 60 层 （典型层高 hi = 3. 65m）， H = 200m， H / B = 5. 2。 大厦

位于 8～9 度地震区， RC 箱形基础埋置于标准贯入函数 N>50 的薄砂砾层上， 其下为 N= 40～
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图 5-48　 中国国际贸易中心大厦 （北京， 一期， 1998 年）
a） 平面　 b） 结构剖面

50 的坚实固结淤泥层。 基础埋深标高-23. 3m。
主楼的地下 2 层至地上 3 层， 采用钢框架和现浇 RC 剪力墙板所组成的框-墙体系； 地面

4 层以上， 则采用内、 外钢框筒和核心区带竖缝 RC 墙板 （板厚分 120mm、 150mm 两种） 的
筒中筒体系。

由于建筑平面 L / B = 71. 2m / 43. 6m = 1. 63>1. 5， 且长边 71. 2m>45m， 剪力滞后效应严
重。 为了提高框筒长边参与外框筒纵向工作的贡献， 特准房屋横向的楼盖钢梁与内、 外框筒
钢柱的连接采用刚接， 使外框筒长边的钢柱与墙板框架连为一体， 形成整体抗弯。

阳光大厦的地震反应分析如下：
1） 动力分析时采用弯剪型 “层模型”， 结构阻尼比取 2%。 采用下列 4 条地震波作为时

程分析时的地震输入： EI Centro， 1940（NS）； Taft， 1952（EW）； 东京 101， 1956（NS）； 仙
台 501， 1962（NS）。

2） 弹性分析时， 峰值加速度取 250cm / s2； 此时， 要求钢梁和钢柱均仍处在弹性范围
内， 结构层间侧移角小于 1 / 180。 结构的纵、 横向基本周期分别为 4. 6s 和 6. 0s。

3） 弹塑性分析时， 峰值加速度取 400cm/ s2； 允许结构进入塑性阶段， 但不出现过大的变形。
4） 按等效静力计算， 在外框筒腹板框架 （即房屋两端框架）、 内筒钢框架和带竖缝钢

筋混凝土墙板约承担横向水平地震剪力的 30%， 钢框架约承担 70%。
5） 从图 5-49b 中的几条曲线可以看出： 增设带竖缝的钢筋混凝土墙板后， 外框筒所承

担的横向水平地震剪力， 下降到总剪力的 30%左右。
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6） 峰值加速度分别取 250cm / s2 和 400cm / s2 的四条地震波， 作为结构的地震输入， 进

行结构动力反应分析， 计算结果列于表 5-5。 从表 5-5 所列数值可以看出， 两种情况下的结

构变形数值不大， 满足设计要求。
表 5-5　 60 层阳光大厦横向动力反应分析结果

输入地震波
峰值加速度

amax = 250cm / s2 amax = 400cm / s2

最大层间侧移角 所在楼层 最大层间侧移角 所在楼层
EI Centro（NS）

Taft（EW）
东京 101（NS）
仙台 501（NS）

1 / 340
1 / 350
1 / 330
1 / 360

第 49 层
第 51 层
第 41 层
第 33 层

1 / 220
1 / 220
1 / 210
1 / 230

第 49 层
第 51 层
第 41 层
第 33 层

图 5-49　 阳光大厦 （日本东京）
a） 结构横剖面　 b） 水平地震剪力在各构件间的分配比例　 c） 典型层结构平面
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工程案例 4. 新宿行政大楼 （图 5-50）

图 5-50　 新宿行政大楼 （日本东京， 1979 年）
a） 结构横剖面　 b） 典型层结构平面　 c） 带水平缝的 RC 墙板
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日本东京的新宿行政大楼， 地上 n = 54 层 （典型层高 hi = 3. 65m）， H= 223m， H / B = 5. 3。
地下 5 层， 基础埋深标高-27. 5m。 大楼位于 8～9 度地震区。 内筒拐角处的焊接钢柱 750mm×
550mm×65mm。 RC 墙板厚度： 250mm （层数小于或等于 14 层）、 180mm （层数大于或等于 15
层）。 墙板的半高处， 设一道水平缝和两排小间距的 ϕ32 钢销组成弹性区， 并用矿棉填缝 （图
5-50c）。 墙面的四个角用高强度螺栓与钢梁连接； 墙板的侧边无连接件， 以免钢柱与墙板侧向

变形相互干扰。
该建筑有如下的几项结构措施：
1） 为便于钢构件制作和安装， 钢梁和钢柱的板厚不宜大于 100mm。
2） 框筒平面转角处采取小切角 （图 5-50b）， 削减角柱高峰应力。
3） 刚臂的效果见表 5-6。

表 5-6　 刚臂效果

刚臂设置情况 无刚臂 顶部一道刚臂 四道刚臂
结构顶点侧移 / m
顶点侧移角 un / h

相对值

1. 82
1 / 123
100%

1. 64
1 / 146
90%

0. 92
1 / 242
51%

新宿行政大厦用钢量 175kg / m2 （型钢 131kg / m2， 钢筋 44kg / m2）； 楼盖混凝土用量 9. 8
万 m3。

5. 3. 5　 束筒体系

将两个以上框筒连成一体， 内部设置承重框架的结构体系， 称为束筒体系 （图 5-51）。 束筒

的任一框筒单元， 可以根据各层楼面面积的实际需要， 在任意高度处中止， 但中止层的周边应设

置一圈桁架， 形成刚性环梁。 为了减小束筒的剪力滞后效应， 也可在顶层以及每隔 20～30 层的设

备层或避难层， 沿束筒的各榀内、 外框架， 设置整个楼层高度的桁架， 形成刚性环梁。
1. 受力特点

1） 水平作用下的束筒， 水平剪力由平行于剪力方向的各榀内、 外腹板框架承担， 倾覆

力矩则由各榀腹板框架和翼缘框架共同承担。
2） 束筒各个框筒单元内部的框架柱， 仅承担楼面范围内的竖向荷载。 除抗震设防烈度

为 9 度的高层钢结构房屋需要考虑竖向地震作用外， 通常情况下， 竖向荷载仅是重力荷载。
3） 倾覆力矩使束筒腹板框架、 翼缘框架的各层窗裙梁中产生竖向剪力， 若窗裙梁截面

高度较小而产生较大竖向剪弯变形时， 将导致束筒产生剪力滞后效应， 使各框架柱的轴力呈

曲线分布， 而不再与各根钢柱到束筒水平截面中和轴的距离成正比。
2. 设计要点

1） 束筒中每个子筒的边长不应超过 45m。
2） 采用束筒体系的楼房， 房屋的高厚比不应小于 4。
3） 窗裙应采用实腹式工形梁， 截面高度一般取 0. 9～1. 5m。
4） 框筒柱若采用具有强、 弱轴的 H 形、 矩形截面钢柱， 则应将柱的强轴方向 （H 形柱

的腹板方向） 置于所在框架平面内。
5） 外圈框筒内部的纵、 横向腹板框架， 部分或全部采用竖向支撑代换时， 该支撑应具

有同等的抗推刚度和水平承载力。
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图 5-51　 束筒体系的平面

a） 美国克劳柯中心大楼 （n= 57）　 b） 旧金山 354 号大厦　 c） 新西兰雷蒙·凯塞公司

d） 两半圆平面错开　 e） 两半圆加矩形平面

　 　 6） 束筒中的某个或某几个子筒， 在楼房的某中间楼层中止时， 应在该子框筒顶层的所

在楼层， 沿框筒束的各榀框架设置一层楼高的钢桁架， 形成一道刚性环梁。
工程案例 1. 美国芝加哥西尔斯塔 （Sears Tower）
如图 1-23b 所示， 西尔斯塔为 9 束框筒， n= 110 层， H= 443. 179m， 用钢量 161kg / m2。
工程案例 2. 联合银行大厦 （图 5-52， 美国休斯敦市）

图 5-52　 联合银行大厦 （美国休斯敦市， n= 75， 1983 年）
a） 典型层结构平面　 b） 框筒的吊装件
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联合银行大厦地上 n = 75， H= 296m。 吊装件为两层楼高的钢柱和窗裙梁， 将梁的拼装

点设置在梁跨中点 （图 5-52）， 加快了安装进度。 竖向支撑、 刚臂和外圈桁架的设置， 以及

与外圈框筒的刚性连接， 对减小外框筒的剪力滞后效应， 起着十分重要的作用。
工程案例 3. 4号艾伦中心 （Four Allen Center）
如图 5-53 所示， 4 号艾伦中心地上 n = 51， H= 212m。

图 5-53　 4 号艾伦中心 （美国休斯敦市， 1984 年）
a） 结构剖面　 b） 典型层结构平面

5. 3. 6　 承力幕墙框筒体系

承力 （抗剪） 幕墙结构体系， 又称受力蒙皮结构， 它是由建筑周边的钢板框筒与楼面

内部的一般钢框架所组成的结构体系。
结构受力状态：
1） 作用于大楼的水平荷载全部由建筑外圈的钢板框筒承担； 大楼的竖向荷载则由钢板

框筒的钢柱和楼面内部的一般框架共同承担， 并按它们的荷载从属面积比例分担。
2） 作用于钢板框筒的水平荷载， 其水平剪力以及倾覆力矩引起的竖向剪力由幕墙钢板承担，

倾覆力矩引起轴向压力和轴向拉力由钢柱承担。 框架梁一般仅承担所在楼层的重力荷载。
3） 幕墙钢板与框筒柱的连接节点， 需要承担外框筒在水平荷载倾覆力矩作用下产生的

竖向剪力。
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工程案例： 梅隆银行中心 （One Mellon Bank Center）
美国匹兹堡市梅隆银行中心 （One Mellon Bank Center）， 地上 n = 54， H = 222m。 外景、

结构平面、 承力幕墙与钢骨架如图 5-54 所示。

图 5-54　 梅隆银行中心 （美国匹兹堡， 1983 年）
a） 外景　 b） 结构平面　 c） 承力幕墙与钢骨架

5. 4　 巨型框架体系

巨型结构体系以巨型框架为主体， 配以局部小框架所组成的结构体系。
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5. 4. 1　 三种基本类型 （图 5-55）

1） 支撑型巨型框架的 “柱”， 是由四片竖向支撑围成的支撑筒； 巨型框架的 “梁”， 是

由两榀竖向桁架和两榀水平桁架围成的立体桁架 （图 5-55a）。
2） 斜杆型巨型框架， “梁” 和 “柱” 均是由四片斜格式多重腹杆桁架所围成的立体杆

件 （图 5-55b）。
3） 框筒型巨型框架的 “柱”， 是由密柱深梁围成的框筒； “梁” 则是采用由两榀竖向桁

架和两榀水平桁架所围成的立体桁架 （图 5-55c）。

图 5-55　 巨型框架的三种基本形式

a） 支撑型　 b） 斜杆型　 c） 框筒型

5. 4. 2　 结构受力特点

1） 作用于楼房上的水平荷载所产生的水平剪力和倾覆力矩， 全部由巨型框架承担。
2） 在局部范围内设置的小框架， 仅承担所辖范围的楼层重力荷载。
3） 巨型框架的 “梁” 和 “柱”， 还要承受侧力在框架各节间引起的杆端弯矩。
工程案例 1. TC 大厦 （图 5-56）
日本神户的 TC 大厦是一座高层办公楼， 地下 3 层， 地上 n = 25 层， H = 103m。 建筑平

面尺寸为 33m×32m。
该大楼采用巨型钢结构框架体系。 在建筑平面的 4 个角各设置一根巨型柱， 截面边长为

6. 5m×6. 5m， 是由 4 根 750mm×750mm 方形钢管和 4 片人字形竖向支撑所围成的格构式柱。
在顶层 （第 25 层） 和第 14 层， 沿楼面四个边各设置一根巨型桁架， 该巨型桁架 4 榀桁架围

成 （高约 4m， 宽约 6m）。 4 根巨型柱与两道、 双向各两根巨型桁架共同组成一个单跨、 双

层的巨型框架。
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巨型框架的纵、 横向净跨度分别为 21. 6m 和 20. 6m。 巨型框架的结构平面和结构剖面

分别示于图 5-56。

图 5-56　 神户 TC 大厦 （日本神户， n= 25， H= 103m）
a） 结构剖面　 b） 结构平面

巨型柱、 巨型桁架的 H 型钢各杆件截面尺寸， 见表 5-7。
表 5-7　 TC大厦的 H型钢截面尺寸

杆　 　 件 截面形式 截面高度 / mm 截面宽度 / mm 腹板厚度 / mm 翼缘厚度 / mm

巨型柱的钢柱 方管
750 750 70 70

700 700 28～70 28～70

巨型桁架的上、下弦杆 BH 1000 350～450 16～28 28～36

巨型柱的支撑腹杆 H 350 350 12～25 19～25

巨型桁架的支撑腹杆 H 350 350 12～19 19～25

计算出的巨型框架结构体系的基本自振周期为 2. 4s。
结构体系前 5 阶振型的周期， 见表 5-8。

表 5-8　 神户 TC大厦前 5 阶振型的周期

振型序号 T1 T2 T3 T4 T5

周期 / s 2. 4 0. 7 0. 34 0. 22 0. 16

工程案例 2. 四川航空大厦 （图 5-57） [2]

四川航空公司大厦主楼： 地下 4 层； 地上 41 层， 高 150m。 平面尺寸： 40m×40m。 按 7
度抗震设防。 建筑功能要求： 楼面中央不设置核心筒， 竖向交通分期布置在楼面四角； 14
层以下， 中央 24m×24m 范围内不设柱子和楼板， 形成高大的共享空间； 第 15 层以上的各个

楼层， 整个楼面满铺楼板， 并按一般情况布置柱网， 即在楼面中央部位增设 4 根柱子； 第

38、 39 层， 又要求楼面为大空间。
（1） 结构方案　 通过对钢结构、 钢筋混凝土结构、 型钢混凝土 （RCS） 结构和 “钢-混
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凝土” 混合结构四种结构方案的比较， 最后选定钢结构巨型框架体系。
柱网尺寸为 8m×8m， 第 3 层和第 15 层结构平面分别如图 5-57 所示。
巨型框架是由位于楼面四角的 4 个巨型柱和 3 层巨型梁所组成。 巨型柱采用立体支撑

柱， 是由 4 片竖向支撑所组成的边长为 8m 的支撑筒； 巨型桁架由 4 榀桁架组成， 高 4. 5m，
宽 8m。

巨型框架承担着整座大楼的绝大部分风荷载和水平地震作用； 中间框架主要是承担层面

积内的楼层重力荷载。

图 5-57　 四川航空大厦 （n= 41， H= 150m， 用钢量 139kg / m2）
a） 结构方案　 b） 结构剖面
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地下 4 层至地上 2 层采用型钢混凝土 （RCS） 柱， 作为上部钢结构的过渡层。
（2） 杆件截面尺寸　 巨型框架柱四角均采用方形焊接钢管， 截面尺寸分别为 900mm×

900mm×50mm 和 800mm×800mm×40mm。 巨型柱的支撑斜杆也采用方形钢管， 截面尺寸为

300mm×300mm×18mm。 巨型梁钢桁架的上、 下弦杆和腹杆， 也都采用方形钢管， 截面尺寸

为 600mm×600mm×25mm （下层桁架） 和 450mm×450mm×16mm （顶层桁架）。
（3） 荷载分析
1） 风荷载和重力荷载作用下的结构内力和变形， 按弹性方法计算。 此外， 还进行结构

风振加速度的验算， 以检验是否引起使用者的风振不适感。
2） 地震作用下的结构变形和承载力验算， 采用三水准两阶段设计法：
第一阶段， 考虑多遇烈度的地震作用， 按弹性方法计算结构的内力和侧移， 验算构件的

稳定性、 杆件及其连接的承载力。 此时， 考虑组合楼板与钢梁的共同工作。
3） 结构弹性分析采用有限元法， 使用 SAP84 程序， 初步计算结果见表 5-9。

表 5-9　 风或地震作用下结构内力和变形

基本自振周期

T1 / s

水平地震作用

顶点侧移 最大层间侧移

u / mm u / H Δu / mm Δu / h

结构顶点风振加速度

/ （m / s2）

顺风向 ad 横风向 aw

柱底轴力设

计值 / kN

5. 01 187 1 / 775 7. 3 1 / 434 0. 055 0. 06 32000

（4） 用钢量 　 四川航空大厦用钢量为 139kg / m2， 其中， 型钢为 116kg / m2， 钢筋为

23kg / m2。
工程案例 3. 日本电器总社塔楼

日本东京的电器总社塔楼 （图 5-58）， 地上 n = 43， H = 180m。 地下 3 层， 基础埋深标

高-24. 4m。
结构方案： 经过多方案比较后， 决定采用钢结构巨型框架体系。 其主框架由 4 根巨

型柱与四道纵、 横巨型梁所组成。 主框架的纵、 横向净跨度分别为 44. 6m 和 10. 8m。
大楼的上、 中、 下段结构平面如图 5-58a 所示， 大楼结构的纵、 横部面如图 5-58b、 c
所示。

从底层到 13 层设置内部大庭园； 在第 13 层到第 15 层， 设置一个横穿整个房屋全宽的

大洞口， 形成风的通道， 以减小作用于大楼的风力。
巨型柱由 4 根 H 形钢柱与 4 片人字形支撑组成， 巨型柱的截面边长 （钢柱中心距） 为

11. 2m×10. 8m。 巨型梁是由 4 根 H 形钢梁作为上、 下弦杆和 4 榀华伦式桁架所围成的立体

桁架梁， 梁宽 （钢管中心距） 10. 8m， 梁高 6. 1m。
主框架之间的次框架， 为一般的刚接钢框架， 柱网尺寸为 10. 8m×7. 4m。
主框架承担大厦的全部风荷载、 地震作用和重力荷载。 次框架仅承担主框架之间少数楼

层的局部重力荷载。
地面以下， 巨形框架的巨形柱和巨形梁采用型钢混凝土 （RCS） 构件， 作为上部钢结构

与钢筋混凝土基础之间的过渡层。
巨形柱的四根单肢柱和四片支撑的斜杆， 分别采用 1000mm×1000mm 和 500mm×500mm

的焊接 H 形截面， 壁厚为 40～100mm。 H 形截面的强轴位于纵向巨形框架平面内。
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图 5-58　 日本电器总社塔楼

a） 结构平面　 b） 纵剖面　 c） 横剖面
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　 　 巨形梁的上、 下弦杆和斜腹杆， 采用 1000mm×（600～900）mm 的焊接 H 形截面。
次框架的钢柱： 大楼下段， 采用 600mm×600mm、 厚 22mm 的焊接方形钢管； 大楼的中

段和上段， 采用 500 系列的翼缘厚 30mm 的热轧 H 型钢。
对大厦分别进行了风和地震作用下的结构分析。 风荷载引起的结构底部水平剪力， 仅为

地震作用时底部剪力的 69%， 表明地震控制着结构设计。
对结构进行了两个水准的地震反应分析。
输入 1952 年 Talt （EW） 地震波， 峰值加速度分别取 300cm / s2 和 600cm / s2， 计算出结

构底部倾覆力矩， 见表 5-10。
表 5-10　 巨型框架体系地震反应分析结果

验算方向

自振周期 / s 底层倾覆力矩 / （kN·m）

T1 T2
amax = 300

cm / s2
amax = 600

cm / s2

最大层间侧移角

amax = 144cm / s2 amax = 288cm / s2

δ / h δ / h
位置

纵向 3. 42 1. 11 4. 48×106 8. 96×106 1 / 260 1 / 130 第 27 层

横向 3. 44 1. 22 4. 35×106 8. 70×106 1 / 190 1 / 96 第 30 层

输入 1968 年 Hachinohe （EW） 地震波， 峰值加速度分别取 144cm / s2 和 288cm / s2， 计

算出结构最大层间侧移角， 见表 5-10。
结构的纵、 横向基本自振周期均仅为 3. 4s。 约比常规结构体系减小 20%。 说明， 巨型

框架体系具有很大的抗推刚度。

5. 5　 悬挂结构体系

5. 5. 1　 类型

1） 用索悬挂各层楼盖 （图 5-59a）。
2） 主体结构为格构式大拱， 在大拱上安装吊杆， 悬挂各层楼盖 （图 5-59b）。
3） 各层楼盖分段悬挂在巨型框架上 （图 5-59c）。 此结构体系与巨型框架体系 （图 5-

58） 的区别在于前者采用受拉吊杆取代后者承压的次框架柱。
4） 核心筒为结构主体， 承受整个楼房的全部侧力和重力荷载 （图 5-59d），

5. 5. 2　 结构特征

悬挂体系， 是指采用吊杆或索将高楼的各层楼盖悬挂在主构架上， 或分段悬挂到主构架

的各道桁架或悬臂上， 所形成的结构体系。 该体系中主构架承担高楼的全部水平荷载和竖向

荷载， 并将它直接传递至基础； 吊杆则仅承担其所辖范围内若干楼层的重力荷载， 各楼层的

风力或地震力则通过柔性连接传至主构架。
钢材是匀质材料。 受拉钢杆件 （索） 因无失稳问题而能充分发挥材料的高强度。 悬挂

体系正好实现了这一设计概念而成为一种经济、 高效的结构体系。
悬挂体系中， 除主构架落地外， 其余部分均可不落地， 为实现建筑底层的全开敞空间创

造条件。
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图 5-59　 悬挂体系的四种结构方案

　 　 位于地震区的高楼， 采用悬挂体系， 相当一个被动耗能系统， 可大幅度地减小地震力。
例如， 法国的一幢高层学生宿舍， 每三层作为一个单元， 悬挂在巨大的门式钢架上， 据测

算， 动力反应减小 50%以上。

5. 5. 3　 工程案例

工程案例 1. 美国明尼阿波利斯联邦储备银行[9] （Federal Reserve Bank of Mihneapolis）
如图 5-60 所示美国明尼阿波利斯联邦储备银行， n= 10， 广场横跨 270ft = 82. 296m。
工程案例 2. 我国香港汇丰银行大楼[10]

我国香港汇丰银行大楼 （图 5-61）， 地上 n = 43， H = 175m。 地下 4 层， 基础埋深标高
-20m。 大楼采用矩形平面， 底层平面尺寸为 55m×72m （图 5-61d）， 应城市规划和建筑设计

要求， 大楼底层为全开敞式大空间， 与大楼前面的皇后广场自然地连成一片。
大楼主体采用钢结构悬挂体系， 其主构架是由 8 根格构柱和 5 道纵、 横向立体桁架梁所

构成。 各层桁架通过钢吊杆分别吊挂 4～7 层楼盖。
沿房屋横向， 格构柱的净距为 11. 1m； 沿房屋纵向， 一对格构柱之间的净跨度为

33. 6m， 立体桁架梁两端悬臂净长度为 10. 8m。 大楼第 13 层到第 18 层的结构平面如图 5-61
所示。
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图 5-60　 联邦储备银行 （美国明尼阿波利斯， 1973 年） [9]

a） 实景　 b） 主体结构体系　 c） 索传入　 d） 索透视　 e） 未来设想增建
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图 5-61　 汇丰银行大楼 （我国香港， n= 43， H= 175m， 1985 年）
a） 实景　 b） 结构纵剖面　 c） 结构横剖面　 d） 结构平面

　 　 格构柱是由纵、 横间距分别为 4. 8m 和 5. 1m 的 4 根圆形钢管， 与沿高度每隔 3. 9m 的 4
根纵、 横向变截面箱形钢梁， 刚性连接所组成的。

桁架梁是由高度 7. 8m 的华伦式钢桁架所组成的。 4 榀主构架的各层桁架沿房屋横向采

用 X 形支撑连为一体。 大楼悬挂体系的结构纵剖面和横剖面， 分别如图 5-61b、 c 所示。
格构柱的 4 根立柱均采用平钢板卷制焊接而成的圆管， 其截面尺寸随杆件内力大小而
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变， 由底层分级减小到顶层。
结构的纵向平动、 横向平动和扭转振动的基本自振周期， 分别为 4. 5s、 3. 7s 和 3. 1s，

与其他结构体系相比较， 自振周期稍偏长。
风荷载作用下的结构分析结果表明， 纵向或横向水平力作用下， 结构体系的侧移曲线均

属剪切型变形。
整座大楼钢结构的总用钢量为 25000t / （72×55×43）m2 = 0. 15t / m2。
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第 6 章　 框架的手算方法

6. 1　 水平力作用下的框架内力

在水平力作用下， 框架中的第 i 层第 k 柱结点 a （图 6-1）， 将同时产生层间相对水平线

位移， 即第 k 柱第 i 层的位移———第 i 层的层间位移 （storey displacement） Δuik和角位移 φik，
这里， i= 1， 2， …， n； k= 1， 2， …， m。 图 6-1 中的 Vik表示第 i 层第 k 柱的剪力， 第 i 层
框架柱的总剪力， 可由第 i 层反弯点以上脱离体的平衡条件求得

Vi = ∑
n

i
Pi （6-1）

图 6-1　 n 层 m 柱框架———有关结点 a 的杆件变形

6. 1. 1　 反弯点法[1]

对于层数不多的框架， 水平力产生的轴力较小， 梁 （beam） 的线刚度 ib = EIb / lk 比柱

（column） 的线刚度 ic =EIc / hi 大得多。 计算表明， 当梁、 柱线刚度之比 ξ = ib / ic≥3 时， 结

点角位移都很小， 因此， 反弯点法采取以下两个假定：
假定 1： 在求 Vik时， 认为 φik = 0， 即视 ib =∞。
根据结构力学， 柱端同时产生 Δu 和 φ 时 （图 6-2a）， 柱剪力为
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V= 12ic

h2 Δu-12i
c

h
φ （6-2）

图 6-2　 反弯点法假定 1
a ） 角位移 φ　 b ） φ= 0 （两端固定）

当 φ= 0 时 （图 6-2b）， 式 （6-2） 变为

V=VF = 12ic

h2 Δu= rΔu （a）

式中　 r———柱的侧移刚度系数， 它表示固端 （ fixed end） 柱的两端产生相对单位水平线位

移 （Δu= 1） 时， 在柱端所需施加的水平力， 表达式为 r= 12ic / h2。
对于第 i 层第 k 柱 （图 6-2b）， 有

Vik = rikΔui （b）

rik = 12icik / h2
i （6-3）

根据第 i 层各柱的剪力 Vik之和等于框架第 i 层的剪力 Vi， 即

Vi = ∑
m

k = 1
Vik = ∑

m

k = 1
rikΔui （6-4）

有

Δ ui = Vi /∑
m

k = 1
rik = Vi / ri （6-5）

将式 （6-5） 代入式 （b）， 得

Vik =
rik
ri
Vi =μikVi （6-6）

式中　 μik———柱剪力分配系数

μik = rik / ri （6-7a）
ri———第 i 层柱的侧移刚度系数之和。

当同层各柱的柱高相等时

μik = icik / ici （6-7b）
假定 2： 在确定各楼层柱的反弯点位置： sik = ηihi时 （图 6-1）， 假定所有结点的角位移
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φik均相等， 即 φik =φ， 可得 sik = si； 从而

s1 = 2h1 / 3　 　 （ i= 1） （6-8a）
si =hi / 2　 　 （ i= 2，3，…，n） （6-8b）

由式 （6-6） 和式 （6-8） 分别算出 Vik和 si 后， 柱端弯矩按下式计算 （图 6-3）
Mab =Vik（hi-si）　 　 （柱上端） （6-9a）

Mba =Viksi 　 　 （柱下端） （6-9b）

图 6-3　 反弯点法假定 2 （对照图 6-1）

梁端弯矩为 （图 6-3b）

Mac =
ibac

ibac+ibae
（Mab+Mad） （6-10a）

Mae =
ibae

ibac+ibae
（Mab+Mad） （6-10b）

【例 6-1】 　 用反弯点法求图 5-3a 所示框架第 2 柱 （k= 2） 的各层柱端弯矩和第 1 层梁的
梁端弯矩 M54、 M56。

【解】 　 为了应用式 （6-7b）， 应将第 3 层第 2 柱 （中柱） 的线刚度做如下变换

i∗ik = i∗3，2 =（h3 / h∗
3 ） 2 i3，2 =（4 / 4. 5） 2×2= 1. 58

从而， 由式 （6-7b） 求得第 2 柱 （k= 2） 各层的剪力分配系数 μik为

μ32 = 1. 58 / （1. 5+1. 58+1）= 0. 39

μ22 = 4 / （3+4+2）= 0. 44

μ12 = 6 / （5+6+4）= 0. 40

　 　

i= 3

i= 2

i= 1

由式 （6-1） 求得框架第 i 层的剪力为

V3 = ∑
3

i = 3
Pi = 8kN

V2 = ∑
3

i = 2
Pi = 8kN + 17kN = 25kN

V1 = ∑
3

i = 1
Pi = 20kN + 17kN + 8kN = 45kN
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由式 （6-6） 求得框架中柱的剪力为

V3，2 = 0. 39×8kN= 3. 12kN
V2，2 = 0. 44×25kN= 11. 00kN
V1，2 = 0. 40×45kN= 18. 00kN

由式 （6-9） 求得第 2 柱的柱端弯矩 （图 5-3） 为

M11，8 =M8，11 = 3. 12×4. 5
2

〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN= 7. 02kN·m

M8，5 =M5，8 = 11. 00× 5
2

〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN= 27. 5kN·m

M5，2 = 18. 00× 1
3
×6〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN= 36kN·m

M2，5 = 18. 00× 2
3
×6〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN= 72kN·m

由式 （6-10） 求得第 2 柱 （k= 2） 第 1 层 （ i= 1） 梁的弯矩 （图 5-3） 为

M5，4 =
10

10+16
（27. 5+36）kN= 24. 42kN·m

M5，6 =
16

10+16
（27. 5+36）kN= 39. 08kN·m

6. 1. 2　 D值法[1]

柱的截面随框架层数的增加而增大， 致使 ξ = ib / ic<3， 甚至小于 1。 为此， 在分析水平

力作用下的高层框架时， 必须考虑各层柱上、 下两端结点角位移的差异。
1933 年， 日本武藤清 （Kiyoshi Muto） 教授针对高层框架的上述变形特点， 提出用 D 值

法来分析[2] 。 D 值法只有一个假定， 即同层各结点的角位移相等： φik = φi （图 6-1）。 这说

明框架梁的反弯点在梁跨的中央。 由于柱子的上下端角位移不等， 必须对侧移刚度系数 γik

和反弯点位置 si 进行修正。
1. 基本概念

为了阐明 D 值法的力学概念， 下面以单层框架为例加以说明。
由结构力学可知， 图 6-4a 所示单层框架的柱顶侧移为

u1 =
4+6ξ
1+6ξ

〓

〓
〓

〓

〓
〓

h2
1

12ic
V11

式中 ξ= ib / ic

从而， 框架柱两端产生相对单位侧移时所需的水平力， 即柱的绝对抗侧移刚度 （图
6-4b） 为

D11 =
V11

u1
= 1+6ξ

4+6ξ
〓

〓
〓

〓

〓
〓
12ic

h2
1

=α1VF
11

式中　 VF
11———固端 （fixed end） 柱的两端产生相对单位水平线位移， 即 u1 = 1 时 （图6-4b），

固端柱的剪力， 称为固端柱的抗侧移刚度， 表达式为 VF
11 = 12ic / h2

1；
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图 6-4　 单层框架

α1———柱两端角位移的影响系数， α1 =
1+6ξ
4+6ξ

。 武藤清[1]称 α1 为 shear distribution coef-

ficient， 中文翻译为 D 值。
2. 规则框架柱的侧移刚度

所谓规则框架， 就是指各楼层高 h、 梁跨 l 以及， ib、 ic 分别全相等的多、 高层框架。
（1） 一般柱 （除底层柱外的第 2 层、 第 3 层…第 n 层柱） 　 对于规则框架， 可仿图 6-1

绘出梁柱的变形图， 并可假定各结点的角位移 φ 和各柱的 Δu / h 相等 （图 6-5a）， 由此， 可

写出所有梁、 柱的端弯矩和柱的剪力值如下

Mb = 6ibφ （a）
Mc = 6icφ-6icΔu / h （b）

Vc = 12ic

h
Δu
h

-φ〓

〓
〓

〓

〓
〓 （c）

图 6-5　 规则框架

由结点 a′的力矩平衡条件

∑M= 2Mb+2Mc = 0
即 2×6ibφ+2（6icφ-6icΔu / h）= 0
可得
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φ= ic

ic+ib
×Δu
h

（d）

将式 （d） 代入式 （c）， 可得柱的绝对抗侧移刚度为

D=V
c

u
=

12ic

h
1- ic

ic+ib
〓

〓
〓

〓

〓
〓
Δu
h

u

令 γ= 4ib

2ic
= 2ib

ic
， 可得

D= γ
2+γ

×12i
c

h2
=αVF

对于第 i 层第 k 柱

Dik =
γi

2+γi
×
12icik
h2
i

=αiVF
ik 　 　 （ i= 2，3，…，n） （6-11a）

相对抗侧移刚度

D∗
ik =αi×icik （6-11b）

αi =
γi

2+γi
　 　 （ i= 2，3，…，n） （6-12a）

γi =
4ib

2icik
（e）

当上、 下、 左、 右构件的线刚度不等时 （图 6-6）， γi 值可近似取为

中柱 （图 6-6a） γi =

ib1+ib2
2

+
ib3+ib4
2

ic
=
ib1+ib2+ib3+ib4

2ic
（f）

边柱 （图 6-6b） γi =
ib2+ib4
2ic

（g）

式 （f）、 式 （g） 的通式为

γi =
∑ib

2ic
　 　 （ i= 2，3，…，n） （6-12b）

（2） 底层柱 （图 6-7）　 柱侧移刚度仍按式 （6-11） 计算， 但 αi、 γi 为

图 6-6　 一般中层柱

a） 中柱　 b） 边柱

图 6-7　 底层柱

a） 中柱　 b） 边柱
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αi =
0. 5+γi

2+γi
　 　 （ i= 1） （6-13a）

γi =∑ib / ic 　 　 （ i= 1） （6-13b）
（3） 小结　 系数 αi、 γi 的取值参见表 6-1。

表 6-1　 系数 αi、 γi

层数
系数 注

αi γi

i= 2，3，…，n
γi

2+γi

∑ib

2ic
式（6-12）

i= 1
0. 5+γi

2+γi

∑ib

ic
式（6-13）

《高钢规程》 第 6. 1. 3 条[3]规定， 高层民用建筑钢结构弹性计算时， 钢筋混凝土楼板与

钢梁间有可靠连接， 可计入钢筋混凝土楼板对钢梁刚度的增大作用

Ib = kIs （6-14）
式中　 Is———钢梁的惯性矩；

k———系数， 两侧有楼板时， k= 1. 5； 一侧有楼板时， k= 1. 2。
3. 柱子反弯点的高度比 ηik = sik / hi （图 6-1）
由于框架柱上、 下两端的角位移不相等， 柱的反弯点高度比 ηik不再是一个定值 [式

（6-8） 中的 sik是定值]。 ηi 值的大小主要与三个因素有关[3] ： 柱子所在的楼层位置； 上、
下梁的相对线刚度比； 上、 下层层高的变化。

（1） 标准反弯点高度比 η0 = s0 / hi （楼层位置的影响）　 承受水平力作用的规则框架， 可

简化为合成框架计算， 如图 6-8 所示。

图 6-8　 规则框架简化为合成框架

a） 规则框架　 b） 合成框架　 c） 半框架

对于均布水平力作用下的合成框架 （图 6-9）， 可采用力法求内力。 基本结构如图 6-9b
所示， 待求的基本未知量是各柱下端截面的弯矩 Mi。 由于各层剪力 Vi 是静定已知的， 故一

旦求出 Mi， 就可确定各层柱的反弯点位置 s0i =Mi / Vi。

荷载弯矩图 Mp 和单位弯矩图Mi-1、 Mi、 Mi+1， 分别如图 6-9c、 d、 e、 f 所示。 力法方程



　 现代高层钢结构分析与设计　144　　

图 6-9　 合成框架的基本结构

a） 原结构　 b） 基本结构　 c） Mp 　 d） Mi-1 　 e） Mi 　 f） Mi+1

中的柔度系数 （flexibility factor） 和常数项， 可用图乘法求得， 即

fi，i-1 = fi，i+1 = -

1
2
×1× 1

2
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
3
×1〓

〓
〓

〓

〓
〓

EIb
= - 1

6EIb
= - 1

6ib

fi，i = -
2 1

2
×1× 1

2
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
3
×1〓

〓
〓

〓

〓
〓

EIb
+（1×h）（1）

EIc
= 1
3ib

+ 1
ic

Δi，p = -

1
2
（n-i+1）Ph× l

2
〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓

2
3
×1〓

〓
〓

〓

〓
〓

EIb
+

1
2
（n-i+2）Ph× l

2
〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓

2
3
×1〓

〓
〓

〓

〓
〓

EIb
-

1
2
（n-i+1）Ph×h〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 ×1

EIc

= - 1
6ib

- 1
2ic

（n-i+1）〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓Ph　 （ i= 1，2，…，n）

代入力法方程， 得

fi，i-1Mi-1+fi，iMi+fi，i+1Mi+1+Δi，p = 0
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整理后可得图 6-9a 所示 n 层规则框架的 n 个变形协调方程， 即

i= 1-（1+6γi）M1+M2 = -（1+3γi）nPh （6-15a）
i= 2～ （n-1）Mi-1-（2+6γi）Mi+Mi+1 =[-3γi（n-i+1）Ph] （6-15b）

i=nMn-1-（2+6γi）Mn =（1-3γi）Ph （6-15c）
式中　 γi———由表 6-1 求得。

解式 （6-13）， 可得柱的下端弯矩为

Mi = 0. 5 - 1
3γi

+n-i+1〓

〓
〓

〓

〓
〓 +（1

+2n）ζi

（1-ζ）
+ζ

n-i+1

3γi

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓Ph

由于第 i 层的剪力为常数 Vi =（n-i+1）P， 上式变为

Mi = 0. 5 1- 1
3γi（n-i+1）

+ 1
n-i+1

（1+2n）ζi

1-ζ
+ζ

n-i+1

3γi

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓{ }Vih （6-16）

ζ= 1+3γi- （1+3γ2） 2-1 （6-17）
从而， 第 i 层标准反弯点高度比 （图 6-10） 为

η0i =
s0i
hi

=
Mi

Vihi
= 0. 5 1- 1

3γin-i+1
+ 1
n-i+1

（1+2n）ζi

1-ζ
+ζ

n-i+1

3γi

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓{ } （6-18）

图 6-10　 标准反弯点高度比 图 6-11　 三角形水平力下的 η0 值

由式 （6-18） 可见， η0 是 n、 i、 γi 的函数， 见表 6-2a。 同理， 可导出倒三角形水平力作用

下 （图 6-11） 的 η0 值 （表 6-2b）。
表 6-2a　 规则框架承受均布水平力作用时标准反弯点的高度比η0值

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

1 1 0. 80 0. 75 0. 70 0. 65 0. 65 0. 60 0. 60 0. 60 0. 60 0. 55 0. 55 0. 55 0. 55 0. 55

2
2
1

0. 45
0. 95

0. 40
0. 80

0. 35
0. 75

0. 35
0. 70

0. 35
0. 65

0. 35
0. 65

0. 40
0. 65

0. 40
0. 60

0. 40
0. 60

0. 40
0. 60

0. 45
0. 55

0. 45
0. 55

0. 45
0. 55

0. 45
0. 50

3
3
2
1

0. 15
0. 55
1. 00

0. 20
0. 50
0. 85

0. 20
0. 45
0. 80

0. 25
0. 45
0. 75

0. 30
0. 45
0. 70

0. 30
0. 45
0. 70

0. 30
0. 45
0. 65

0. 30
0. 45
0. 65

0. 30
0. 45
0. 65

0. 30
0. 45
0. 60

0. 40
0. 45
0. 55

0. 45
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 55

4

4
3
2
1

-0. 05
0. 25
0. 65
1. 10

0. 05
0. 30
0. 55
0. 90

0. 15
0. 30
0. 50
0. 80

0. 20
0. 35
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 45
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
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（续）

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

5

5
4
3
2
1

-0. 20
0. 10
0. 40
0. 65
1. 20

0. 00
0. 20
0. 40
0. 55
0. 95

0. 15
0. 25
0. 40
0. 50
0. 80

0. 20
0. 30
0. 40
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 40
0. 50
0. 75

0. 30
0. 35
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

6

6
5
4
3
2
1

-0. 30
0. 00
0. 20
0. 40
0. 70
1. 20

0. 00
0. 20
0. 30
0. 40
0. 60
0. 95

0. 10
0. 25
0. 35
0. 40
0. 55
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 45
0. 50
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 75

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

7

7
6
5
4
3
2
1

-0. 35
0. 10
0. 10
0. 30
0. 50
0. 75
1. 20

-0. 05
0. 15
0. 25
0. 35
0. 45
0. 60
0. 95

0. 10
0. 25
0. 30
0. 40
0. 45
0. 55
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 80

0. 20
0. 5
0. 40
0. 40
0. 45
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

8

8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 35
-0. 10
0. 05
0. 20
0. 35
0. 50
0. 75
1. 20

-0. 15
0. 15
0. 25
0. 30
0. 40
0. 45
0. 60
1. 00

0. 10
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 55
0. 85

0. 15
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

9

9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 40
-0. 15
0. 05
0. 15
0. 25
0. 40
0. 55
0. 80
1. 20

-0. 05
0. 15
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 65
1. 00

0. 10
0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 55
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 75

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

10

10
9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 40
-0. 15
0. 00
0. 10
0. 20
0. 30
0. 40
0. 55
0. 80
1. 30

-0. 05
0. 15
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 50
0. 65
1. 00

0. 10
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 55
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 55
0. 75

0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
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（续）

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

11

11
10
9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 40
-0. 15
0. 00
0. 10
0. 20
0. 25
0. 35
0. 40
0. 55
0. 80
1. 30

0. 05
0. 15
0. 25
0. 30
0. 35
0. 35
0. 40
0. 40
0. 50
0. 65
1. 00

0. 10
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 40
0. 45
0. 50
0. 60
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

12
以

上

↓1　
2
3
4
5
6
7
8

中间

4
3
2

↑1　

-0. 40
-0. 15
0. 00
0. 10
0. 20
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 60
0. 80
1. 30

-0. 05
0. 15
0. 25
0. 30
0. 35
0. 35
0. 40
0. 40
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65
1. 00

0. 10
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 60
0. 85

0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

表 6-2b　 规则框架承受倒三角形分布水平力作用时标准反弯点的高度比η0值

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

1 1 0. 80 0. 75 0. 70 0. 65 0. 65 0. 60 0. 60 0. 60 0. 60 0. 55 0. 55 0. 55 0. 55 0. 55

2
2
1

0. 50
1. 00

0. 45
0. 85

0. 40
0. 75

0. 40
0. 70

0. 40
0. 70

0. 40
0. 65

0. 40
0. 65

0. 40
0. 65

0. 40
0. 60

0. 45
0. 60

0. 45
0. 55

0. 45
0. 55

0. 45
0. 55

0. 50
0. 55

3
3
2
1

0. 25
0. 60
1. 15

0. 25
0. 50
0. 90

0. 25
0. 50
0. 80

0. 30
0. 50
0. 75

0. 30
0. 50
0. 75

0. 35
0. 45
0. 70

0. 35
0. 45
0. 70

0. 35
0. 45
0. 65

0. 40
0. 45
0. 65

0. 40
0. 45
0. 65

0. 45
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 55

0. 50
0. 50
0. 55

4

4
3
2
1

0. 10
0. 35
0. 70
1. 20

0. 15
0. 35
0. 60
0. 95

0. 20
0. 35
0. 55
0. 85

0. 25
0. 40
0. 50
0. 80

0. 30
0. 40
0. 50
0. 75

0. 30
0. 40
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 50
0. 70

0. 35
0. 45
0. 50
0. 70

0. 35
0. 45
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 55

5

5
4
3
2
1

-00. 5
0. 20
0. 45
0. 75
1. 30

0. 10
0. 25
0. 40
0. 60
1. 00

0. 20
0. 35
0. 45
0. 55
0. 85

0. 25
0. 35
0. 45
0. 55
0. 80

0. 30
0. 40
0. 45
0. 50
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

6

6
5
4
3
2
1

-0. 15
0. 10
0. 30
0. 50
0. 80
1. 30

0. 05
0. 25
0. 35
0. 45
0. 65
1. 00

0. 15
0. 30
0. 40
0. 45
0. 55
0. 85

0. 20
0. 35
0. 40
0. 45
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 45
0. 45
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
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（续）

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

7

7
6
5
4
3
2
1

-0. 20
0. 05
0. 20
0. 35
0. 55
0. 80
1. 30

0. 05
0. 20
0. 30
0. 40
0. 50
0. 65
1. 00

0. 15
0. 30
0. 35
0. 40
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

8

8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 20
0. 00
0. 15
0. 30
0. 40
0. 60
0. 85
1. 30

0. 05
0. 20
0. 30
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65
1. 00

0. 15
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

9

9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 25
0. 00
0. 15
0. 25
0. 35
0. 45
0. 60
0. 85
1. 35

0. 00
0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 50
0. 65
1. 00

0. 15
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

10

10
9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 25
-0. 10
0. 10
0. 20
0. 30
0. 40
0. 50
0. 60
0. 85
1. 35

0. 00
0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 55
0. 65
1. 00

0. 15
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

11

11
10
9
8
7
6
5
4
3
2
1

-0. 25
-0. 05
0. 10
0. 20
0. 25
0. 35
0. 40
0. 50
0. 65
0. 85
1. 35

0. 00
0. 20
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 50
0. 55
0. 65
1. 05

0. 15
0. 25
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
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（续）

n 　 　 γi
i　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

12
以

上

↓1　
2
3
4
5
6
7
8

中间

4
3
2

↑1　

-0. 30
-0. 10
0. 05
0. 15
0. 25
0. 30
0. 35
0. 35
0. 45
0. 55
0. 65
0. 70
1. 35

0. 00
0. 20
0. 25
0. 30
0. 35
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 50
0. 55
0. 70
1. 05

0. 15
0. 25
0. 35
0. 40
0. 50
0. 50
0. 55
0. 55
0. 55
0. 50
0. 50
0. 60
0. 90

0. 20
0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 55
0. 80

0. 25
0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
0. 75

0. 30
0. 40
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55
0. 70

0. 30
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 70

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 35
0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 65

0. 40
0. 45
0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 60

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

0. 45
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 50
0. 55

（2） 上、 下层框架梁刚度变化时反弯点高度比的修正值 η1 　 假定 η1 值按图 6-12 所示

各层柱承受等剪力的条件下求得。 修正方法是在标准反弯点处 s0i向上或向下移动 s1i =η1hi。
η1 值随 β1 和 γi 两个参数而定 （表 6-3）。 当 β1>1， 可用 β1 值的倒数查表 6-3， 此时， 取 η1

负号， 即修正点在标准反弯点之下。
表 6-3　 上下层框架梁线刚度比对η0的修正值η1

　 　 γi
β1 　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

0. 4
0. 5
0. 6
0. 7
0. 8
0. 9
1. 0

0. 55
0. 45
0. 30
0. 20
0. 15
0. 05
0

0. 40
0. 30
0. 20
0. 15
0. 10
0. 05
0

0. 30
0. 20
0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0

0. 25
0. 20
0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0

0. 20
0. 15
0. 10
0. 10
0. 05
0
0

0. 20
0. 15
0. 10
0. 10
0. 05
0
0

0. 20
0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0
0

0. 15
0. 10
0. 10
0. 05
0. 05
0
0

0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0. 05
0
0

0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0
0
0

0. 05
0. 05
0. 05
0. 05
0
0
0

0. 05
0. 05
0. 05
0
0
0
0

0. 05
0. 05
0
0
0
0
0

0. 05
0. 05
0
0
0
0
0

　 　 注： β1 为上、 下框架梁线刚度之比。 对于框架底层柱， 不考虑 β3 值的影响。

（3） 上、 下层层高变化时的修正值 η2 （图 6-13a） 和 η3 （图 6-13b） 　 η2 和 η3 值由表

6-4 查出， 它们也是按各层柱承受等剪力的条件下求得的。

图 6-12　 求 s1i值 图 6-13　 求 s2i和 s3i值
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表 6-4　 上下层层高变化对η0的修正值η2和η3
β2

　 　 γi
β3 　 　 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 0. 6 0. 7 0. 8 0. 9 1. 0 2. 0 3. 0 4. 0 5. 0

2. 0
1. 8
1. 6
1. 4
1. 2
1. 0
0. 8
0. 6
0. 4

0. 4
0. 6
0. 8
1. 0
1. 2
1. 4
1. 6
1. 8
2. 0

0. 25
0. 20
0. 15
0. 10
0. 05
0. 0

-0. 05
-0. 10
-0. 15
-0. 20
0. 25

0. 15
0. 15
0. 10
0. 05
0. 05
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 10
-0. 15
-0. 15

0. 15
0. 10
0. 10
0. 05
0. 05
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 10
-0. 10
-0. 15

0. 10
0. 10
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 10
-0. 10

0. 10
0. 10
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 10
-0. 10

0. 10
0. 05
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 05
-0. 10

0. 10
0. 05
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 05
-0. 10

0. 10
0. 05
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 05
-0. 10

0. 05
0. 05
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 05
-0. 05

0. 05
0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05
-0. 05

0. 05
0. 05
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05
-0. 05

0. 05
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0

-0. 05

0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0

0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0
0. 0

　 　 注： 表中 “-” 号表示修正点在标准反弯点之下； 当 β2 = 0 时， 不考虑 η2i值。

综上所述， 各层柱反弯点高度比 ηi 为

ηik = η0 + η1 + η2 + η3 = ∑
3

j = 0
η j （6-19）

（4） D 值法的计算步骤

步骤 1 分别按表 6-1 计算 αi， 并代入式 （6-11） 求 Dik或 D∗
ik 。

步骤 2 求各柱剪力， 即

Vik =
Dik

Di
Vi （6-20a）

或 Vik =
D∗

ik

D∗
i
Vi （6-20b）

D∗
i = ∑

m

k = 1
D∗

ik （6-20c）
式中　 Vi———按式 （6-1） 计算。

步骤 3 由式 （6-19） 求 ηik， 从而， 柱的反弯点位置为

sik =ηikhi （6-21）
步骤 4 分别由式 （6-9）、 式 （6-10） 计算柱端弯矩和梁端弯矩。
【例 6-2】 　 用 D 值法求图 5-3a 所示第 2 柱 （k= 2） 的柱端弯矩。 已知条件为

k= 1 k= 2
D∗

3，1 = 1. 11
D∗

2，1 = 1. 86
D∗

1，1 = 3. 15

D∗
3，3 = 0. 88

D∗
2，3 = 1. 60

D∗
1，3 = 3. 00

【解】 　 计算第 2 柱 （k= 2） 的剪力 Vi2和反弯点位置 si2的过程如下：

层第
第 2 柱 k= 2

Vik值 sik值

3

由式（6-12b）得 γ3 =（7. 5+12+10+16） / （2×2）= 11. 38
由式（6-12a）得α3 = 11. 38 / （2+11. 38）= 0. 85

α∗
3 =（4 / 4. 5） 2×0. 85= 0. 67

由式（6-11b）得 D∗
3，2 = 0. 67×2= 1. 34

由式（6-20b）得 V3，2 = 1. 34×8 / （1. 11+1. 34+0. 88）kN
= 3. 22kN

由 γ3 = 11. 38 查表 6-2 得 η0 = 0. 45
因 β1 =（7. 5+12） / （10+16）

= 0. 67
查表 6-4 得 η1 = 0
因　 β1 = 0，由表 6-5 注得 η2 = 0
因　 β3 = 5 / 4. 5 = 1. 11，查表 6-5 得 η3 = 0
由式（6-16）得 η3，2 = 0. 45+0+0+0= 0. 45

由式（6-18）得 s3，2 = 0. 45×4. 5 = 2. 03m
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续表

层第
第 2 柱 k= 2

Vik值 sik值

2

γ2 =（10+16+10+16） / （2×4）= 6. 5
α2 = 6. 5 / （2+6. 5）= 0. 76
D′2，2 = 0. 76×4= 3. 04
V2，2 = 3. 04（8+17） / （1. 86+3. 04+1. 6）kN= 11. 69kN

η0 = 0. 50
η1 = 0
η2 = 0
η3 = 0

〓

〓

〓

〓
〓

〓
〓

η2，2 = 0. 50

s2，2 = 0. 50×5= 2. 50m

1

由式（6-13b）得 γ1 =（10+16） / 6= 4. 33
由式（6-13a）得 α1 =（0. 5+4. 33） / （2+4. 33）= 0. 76

D′1，2 = 0. 76×6= 4. 56
V1，2 = 4. 56（8+17+20） / （3. 15+4. 56+3）kN
= 19. 16kN

η0 = 0. 55
η1 = 0
η2 = 0
η3（不考虑）

〓

〓

〓

〓
〓

〓
〓

η1，2 = 0. 55

s1，2 = 0. 55×6m= 3. 30m

从而， 第 2 柱 （k= 2） 的各层柱端弯矩由式 （6-10b） 计算：

k= 3 时　 M8，11 =（3. 22×2. 03）kN·m=6. 54kN·m，
M11，8 = 3. 22×（4. 5-2. 03）kN·m=7. 95kN·m

k= 2 时　 M5，8 =（11. 69×2. 5）kN·m=29. 23kN·m，
M8，5 = 11. 69×（5-2. 5）kN·m=29. 23kN·m

k= 1 时　 M2，5 =（19. 16×3. 3）kN·m=63. 23kN·m，

M5，2 = 19. 16×（6-3. 3）kN·m=51. 73kN·m

请读者练习： 用 D 值法求图 5-3a 第 3 柱 （k = 3） 的柱端弯矩； 并根据 【例 6-2】 的结

果， 求框架梁的弯矩 M8，7、 M8，9。

6. 2　 水平力作用下框架侧移

侧移控制包括两个内容： 顶点最大侧移值 un 和层间相对侧移值 Δui。 若前者过大， 将

影响使用； 若后者过大， 将会使填充墙开裂。
框架侧移是梁柱弯曲 （图 6-14a） 和柱轴向受力 （图 6-14b） 两部分所引起的侧移之

和， 即

ui =uV
i +uN

i （ i= 1，2，…，n） （6-22）
式中　 uV

i 、 uN
i ———分别由剪力、 轴力引起的侧移。

6. 2. 1　 梁柱弯曲产生的侧移

图 6-14a 所示， 框架侧移曲线呈剪切型 （由框架剪力引起）。 利用前面的 D 值， 可计算

框架各层的绝对侧移

uV
i = ∑

i

1
ΔuV

i （ i = 1，2，…，n） （6-23）

式中　 ΔuV
i ———第 i 层的相对侧移。
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图 6-14　 框架楼层位移 ui 和层间位移 Δui （剪切型）

ΔuV
i =

Vik

Dik
（6-24a）

或

ΔuV
i =

Vi

Di
（6-24b）

【例 6-3】 　 借用 【例 6-2】 的结果， 求图 5. 3a 框架的侧移。

【解】 　 uV
1 =ΔuV

1 = 19. 16
4. 56×12 / 62

= 12. 61

uV
2 =uV

1 +ΔuV
2 = 12. 61+ 11. 69

3. 04×12 / 52
= 20. 62

uV
3 =uV

2 +ΔuV
3 = 20. 62+ 3. 22

1. 34×12 / 42
= 23. 82

侧移曲线如图 5-3c 所示。 由图可见， 剪力 Vik引起的框架侧移曲线呈剪切型。

6. 2. 2　 柱轴向变形产生的侧移

水平力作用下的弯曲型框架 （图 6-15）， 边柱轴力 （一拉一压） 较大， 中柱轴力较小或

为 0。 从而， 边柱的轴力可由下式近似求得

N（ z）= ±M（ z） / B （6-25）
式中　 M（ z）———上部水平力对 z 处 （各层反弯点） 的力矩；

B———边柱轴线之间的距离。
式 （6-25） 可见， 对于高层框架水平力产生的弯矩较大， 轴力引起的侧移不可忽略。
框架顶点侧移 uN

n 可用单位荷载法求得

uN
n = ∫H

0

N（ z）N（ z）
EhA（ z）

dz （a）
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图 6-15　 弯曲型框架

式中　 N（ z）———框架顶端作用单位水平力时在边

柱中引起的轴力， 即

N（ z）= ±（H-z） / B （b）
N（ z）———q（ z） 引起的边柱轴力， 即

N（ z） = ± M（ z）
B

= ± 1
B ∫

H

z
q（ z）dτ（τ - z） （c）

A（ z）= Abottom 1-1
-λ
H

z〓

〓
〓

〓

〓
〓 （d）

λ———顶层与底层边柱截面面积之比， 即

λ=Atop / Abottom （e）
将式 （b）、 式 （c）、 式 （d） 代入式 （a）， 得

uN
n = 1

EhB2Abottom ∫
H

0

H - z

1 - 1 - λ
H

z〓

〓
〓

〓

〓
〓

∫H
z
q（ z）（τ - z）dτdz

均布水平力时， q（ z）= q （为常数）， 上式变成

uN
n = q

EhB2Abottom ∫
H

0

H - z

1 - 1 - λ
H

z〓

〓
〓

〓

〓
〓

∫H
z
（τ - z）dτdz

= q
2EhB2Abottom ∫

H

0

（H - z） 3

1 - 1 - λ
H

z〓

〓
〓

〓

〓
〓

dz
（f）

上式积分项内之值与 λ 有关， 经过整理简化， 并考虑到三种水平力的影响， 式 （f） 可写成

uN
n =

V0H3

EB2AbottomF（λ） （6-26）

式中　 F（λ）———由图 6-16 查得；
V0———作用在房屋上的水平力之和， V0 = qH。

图 6-16　 三种水平力的 F（λ）

【例 6-4】 　 某三层抗震钢框架体系如图6-17
所示。 已知： 框架钢材 Q235（E = 206kN / m2 ），
屋盖和楼板用第 3 代压型钢板上现浇混凝土

（板厚 h = 110mm， C25 重度 24kN / m3 ）， 框架

钢梁上砌轻质墙体 （重度 16kN / m3） 用顶点位

移法近似公式， 求结构体系的自振周期。 （T1 =

1. 7φT uT ）。
【解】 　 各层质点的重力荷载代表值， 如图

6-17 所示。 框架箱形柱 （ column）： □250 × 8，
Ic = 7566. 92 cm4 = 75. 6692×10-6m4。

线刚度： 第 1 层 ic1 = （206 × 106 × 75. 6692 ×

10-6 / 5）kN·m=3117. 571kN·m
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第 2 层 ic2 =（206×75. 6692 / 4）kN·m=3896. 964kN·m
第 3 层 ic3 =（3896. 964×4 / 3）kN·m=5195. 952kN·m

图 6-17　 【例 6-4】 三层抗震钢框架体系

a） 钢框架立面和 GEi值　 b） 平面

框架梁　 HN350×175×7×11， Is = 13700cm4 = 137×10-6m4

由式 （6-14） 知 Ib = 1. 5Is = 1. 5×137×10-6m4 = 205. 5×10-6m4 （两侧有楼板）
Ib = 1. 2Is = 164. 4×10-6m4 （一侧有楼板）

相应的框架梁的线刚度　 ib =（206×106×205. 5×10-6 / 5）kN·m=8466. 6kN·m
ib = 6773. 280kN·m

系数 γi 和 αi 按表 6-1 计算

i= 3： γ3 =
2×8467

2×5195. 952
= 1. 63　 　 α3 =

γi

2+γi
= 1. 63
2+1. 63

= 0. 449

γ3 =
2×6773

2×5195. 952
= 1. 30 α3 =

1. 3
2+1. 3

= 0. 394

i= 2： γ2 =
2×8467

2×3896. 964
= 2. 173 α2 =

2. 173
2+2. 173

= 0. 521

γ2 =
2×6773

2×3896. 964
= 1. 738 α2 =

1. 738
2+1. 738

= 0. 465

i= 1： γ1 =
8467

3117. 571
= 2. 716 α1 =

0. 5+2. 716
2+2. 716

= 0. 682

γ1 =
6773

3117. 571
= 2. 173 α1 =

0. 5+2. 173
2+2. 173

= 0. 641
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i
hi

/ m
Ib = kIs

/ （10-6m4）
ib =EIb / B

/ （103kN·m）
ic =EIc / hi

/ （kN·m）

βi = 12ic / h2
i

/ （103kN / m）
γi αi

单柱 Dik =αiβi

（103kN / m）

3 3
k= 1. 5　 Ib = 205. 500
k= 1. 2　 Ib = 164. 400

8. 467
6. 773

5195. 952 6. 928
1. 63
1. 30

0. 449
0. 394

3. 111
2. 730

2 4
k= 1. 5　 Ib = 205. 500
k= 1. 2　 Ib = 164. 400

8. 467
6. 773

3896. 964 2. 923
2. 173
1. 738

0. 521
0. 465

1. 523
1. 359

1 5
k= 1. 5　 Ib = 205. 500
k= 1. 2　 Ib = 164. 400

8. 467
6. 773

3117. 571 1. 496
2. 716
2. 173

0. 682
0. 641

1. 020
0. 959

i= 3： β3 =
12×5195. 952

32 kN / m= 6927. 936kN / m= 6928×103kN / m

i= 2： β2 =
12×3896. 964

42 kN / m= 2922. 723kN / m= 2. 923×103kN / m

i= 1： β1 =
12×3117. 571

52 kN / m= 1496. 434kN / m= 1. 496×103kN / m

i GEi / kN ΣGEi / kN 层间刚度 Di / （103kN / m）
层间位移 ΔuTi =ΣGEi / Di

/ m
假想楼层位移

uTi =ΣΔuTi / m

3 267 267 17. 122 0. 016 0. 273

2 368 635 8. 482 0. 075 0. 257

1 434 1069 5. 876 0. 182 0. 182

D3 =（2×3. 111+4×2. 730×103）kN / m= 17. 122×103kN / m
D2 =（2×1. 523×+4×1. 359×103）kN / m= 8. 482×103kN / m
D1 =（2×1. 020×+4×0. 959×103）kN / m= 5. 876×103kN / m

求得基本自振周期为

T1 = 1. 7φT uT = 1. 7×0. 9 0. 273 s= 0. 8s
请读者练习： 已知设防烈度 8 度， Ⅱ类场地土， 求图 6-17 体系的顶点侧移 un 和中框架

第 2 层柱的端弯矩 Mc
35、 Mc

53。

6. 3　 竖向荷载作用下的框架内力

竖向荷载作用下， 框架 （图 6-18a） 的侧移较小， 计算内力时， 通常按无侧移框架处理

（图 6-18b， 图上圆括号中的数值代表框架梁、 柱的相对线刚度）， 即假定框架各结点

（Node） 只产生角位移。 这种框架的进一步简化计算是采用分层法 （sub-frame method）， 即

将 n 层框架分为 n 个单层无侧移敞口框架单元 （图 6-18c）， 分层的框架单元， 除支座为固

端支座 （fixed support） 外， 其他为旋转弹簧支座 （elastic support）， 每个单元只承受所在层

的竖向荷载， 再用弯矩分配法 （moment distribution method） 对之分析。

6. 3. 1　 弯矩分配法引例

由结构力学可知杆件的刚度调整系数 αs 和弯矩传递系数 αd （表 6-5）。
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图 6-18　 框架分层

a） 原框架　 b） 无侧移框架　 c） 框架分层单元

表 6-5　 杆件的刚度调整系数 αs 和弯矩传递系数 αd

　 　 　 杆远端
系数　 　 　 固定铰支座 旋转弹簧支座 固定支座

αs 3 / 4 = 0. 75 0. 9 1
αd 0 1 / 3 1 / 2

弯矩分配法举例： 假定各杆抗弯刚度均为 EI， 对于图 6-19 所示框架， 可计算交于结点

b 各杆的弯矩分配系数为

μba = 0　 （因放松结点 b 时，悬臂杆 ab 毫无抵抗能力）
μbd = 1. 125 / （1. 0+1. 125）= 0. 53
μbc = 1. 0 / （1. 0+1. 125）= 0. 47

固端弯矩 （fixed-end moment） 为

MF
ba =

p1 l20
2

+P1 l0 =
1×12

2
+1×1〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN·m=1. 5kN·m

MF
bc = -

p1 l21
12

+
p2 l21
12

1-2c
l21

+c
3

l31
〓

〓
〓

〓

〓
〓 +

P2ab2

l21

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

= - 1×62

12
+2×6

2

12
1-2

×1
62

+1
3

63
〓

〓
〓

〓

〓
〓 +

3×2×42

62
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 kN·m

=- 3+5. 69+2. 67[ ] = -11. 36kN·m

MF
cb = + 3+5. 69+3

×22×4
62

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 kN·m=+10. 02kN·m

弯矩的分配和传递如图 6-19b 所示； 最后弯矩图如图 6-19c 所示。

6. 3. 2　 柱子的不调不传法[1]

为了简化分层单元 （图 6-18c） 的计算 （符合力学原则）， 可对框架分层单元各柱远端

为旋转弹簧支座采取 αs = 1 （刚度不调） 和柱的 αd = 0 （弯矩不传）， 笔者把这种实用的简捷

计算， 称为柱子不调不传法。
取图 6-18c 为例， 其柱的相对线刚度不调 （图 6-20a）， 从而， 可计算各杆端的分配
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图 6-19　 求框架弯矩图 （弯矩分配法）
a） 原结构　 b） 弯矩分配和传递　 c） M 图

系数：
图 6-20a 左图　 μ7，4 = 1. 1 / （1. 1+0. 6）= 0. 65

图 6-20a 右图　 μ4，7 = 1. 1 / （1. 1+1. 3+1. 0）= 1. 1 / 3. 4 = 0. 32

μ4，1 = 1. 0 / 3. 4 = 0. 30

μ4，5 = 1. 3 / 3. 4 = 0. 38

图 6-20b 表示框架分层单元的弯矩分配、 传递计算， 其中第 2 层的杆端弯矩 M7，4 =
0. 65×3. 13kN·m=2. 03kN·m。 整个框架弯矩图如图 6-20b 所示。

固端弯矩为

MF
8，7 = -MF

7，8 = +p2 l21 / 12= +1×42 / 12kN·m=+1. 33kN·m

MF
5，4 = -MF

4，5 = +p1 l21 / 12= +1. 5×42 / 12kN·m=+2. 00kN·m

MF
6，5 = -MF

5，6 = +p1 l22 / 12= +1. 5×52 / 12kN·m=+3. 13kN·m
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图 6-20　 柱子的不调不传法 （以图 6-18 所示结构为例）
a） 分层　 b） 框架单元弯矩分配、 传递计算　 c） 整个框架最后弯矩图 （单位： kN·m）
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　 　 必须指出， 当框架具有如下情况之一者， 用分层计算的误差太大， 不能满足工程精度：
① 杆的线刚度 ib<ic 时。
② 单跨单边外廊式框架 （图 6-21）。
为了提高上述两种情况的计算精度， 笔者建议： 对于情况①， 可取五层 [由第 1 层、

中间三层和顶层 （第 n 层） 组成] 进行弯矩分配计算； 对于情况②， 建议采用卡尼法来

分析[5] 。

图 6-21　 单跨单边外廊式框架
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第 7 章　 钢结构的精确分析

7. 1　 概述

7. 1. 1　 结构分析方法的分类

在结构分析中， 根据是否忽略结构变形对几何关系的影响， 将结构分析分为一阶分析和

二阶分析。 当忽略结构变形对几何关系的影响， 即以结构受力变形前的几何关系为依据而建

立平衡方程的结构分析， 称为一阶分析； 当考虑结构变形对几何关系的影响， 即以结构受力

变形后的几何关系为依据而建立平衡方程的结构分析， 称为二阶分析。 常规的结构力学分析

方法为一阶分析。
根据结构所用材料性质 （线弹性或弹塑性）， 结构分析又可分为弹性分析和弹塑性分

析。 结合上述两种因数又可进一步分为一阶弹性分析、 一阶弹塑性分析、 二阶弹性分析和二

阶弹塑性分析。 在多高层钢结构分析中， 宜按二阶弹性或二阶弹塑性分析方法进行结构

分析。
根据结构所需的计算工作量及求解精度， 结构分析可分为简化分析和精确分析。
该处的精确计算方法是指使用较少的计算假定， 运用电子计算机对多高层钢结构进行分

析的计算方法。 根据结构分析模型 （二维模型或三维模型） 的不同， 其计算方法可分为二

维分析 （平面分析） 和三维分析 （空间分析）。 对于多高层建筑钢结构， 通常采用空间结构

分析模型对其进行结构分析。 只有当结构布置规则、 质量和刚度沿高度分布均匀、 不计扭转

效应时， 可采用平面结构分析模型进行结构分析。 但在方案设计阶段可用简化方法进行近似

计算。
按结构的受荷性质 （静力或动力） 可分为静力分析 （计算） 和动力分析 （计算）。 对

于抗震设防的结构， 通常需进行动力分析。
由于高层建筑钢结构的体系众多、 体型复杂、 规模差异较大， 因此， 在确定计算方法

时， 应综合考虑建筑体型、 规模、 结构体系， 计算所耗机时、 人力、 物力等多种因素， 以便

在满足计算精度的基础上， 尽量减少计算机时、 人力、 物力的投入， 提高设计效率和降低设

计成本。

7. 1. 2　 结构分析的一般规定

对高层建筑钢结构进行结构分析时， 应遵循下列规定：
1） 结构分析可采用弹性方法计算。 对于抗震设防的结构， 除进行多遇地震作用下的弹

性效应计算外， 尚应计算结构在罕遇地震作用下进入弹塑性状态时的变形。
2） 在设计中， 采取能保证楼面 （屋面） 整体刚度的构造措施后， 可假定楼面 （屋面）

在其自身平面内为绝对刚性。 对整体性较差， 或开孔面积大， 或有较长外伸段的楼面， 或相
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邻层刚度有突变的楼面， 当不能保证楼面的整体刚度时， 宜采用楼板平面内的实际刚度， 或

对按刚性楼面假定计算所得结果进行调整。
3） 当进行结构弹性分析时， 宜考虑现浇钢筋混凝土楼板与钢梁共同工作， 且在设计中

应使楼板与钢梁间有可靠连接； 当进行结构弹塑性分析时， 可不考虑楼板与梁的共同工作。
4） 高层建筑钢结构的计算模型， 可采用平面抗侧力结构的空间协同计算模型。 当结构

布置规则、 质量和刚度沿高度分布均匀、 不计扭转效应时， 可采用平面结构计算模型； 当结

构平面或立面不规则、 体型复杂、 无法划分成平面抗侧力单元的结构， 或为筒体结构时， 应

采用空间结构计算模型。
5） 结构作用效应计算中， 应计算梁、 柱的弯曲变形和柱的轴向变形， 且宜计算梁、 柱

的剪切变形， 并应考虑梁柱节点域剪切变形对侧移的影响。 一般可不考虑梁的轴向变形， 但

当梁同时作为腰桁架或帽桁架的弦杆时， 应计入轴力的影响。
6） 柱间支撑两端应为刚性连接， 但可按两端铰接杆来计算， 其端部连接的刚度， 则通

过支撑构件的计算长度加以考虑。 偏心支撑中的耗能梁段应取为单独单元计算。
7） 现浇竖向连续钢筋混凝土剪力墙的计算， 宜计入墙的弯曲变形、 剪切变形和轴向变

形； 当钢筋混凝土剪力墙具有比较规则的开孔时， 可按带刚域的框架计算； 当具有复杂开孔

时， 宜采用平面有限元法计算。 对于装配嵌入式剪力墙， 可按相同水平力作用下侧移相同的

原则， 将其折算成等效支撑或等效剪力墙板计算。
8） 除应力蒙皮结构外， 结构计算中不应计入非结构构件对结构承载力和刚度的有利

作用。
9） 当进行结构内力分析时， 应计入重力荷载引起的竖向构件差异缩短所产生的影响。

7. 2　 静力分析

7. 2. 1　 结构分析的单元划分与分析思路

1. 单元划分

在高层钢结构分析中， 为了考虑梁柱节点域剪切变形对结构变形和内力的影响， 应将梁

柱节点域单独作为一个单元进行结构分析， 因此， 其单元划分如图 7-1 所示。

图 7-1　 结构单元划分及位移参量
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2. 分析思路

首先， 在单元坐标系 （局部坐标系） 中建立单元刚度方程， 然后将其转换到整体坐标

系中形成整体坐标系下的单元刚度方程， 再组装成结构整体刚度方程， 最后求解结构非线性

方程， 从而获得作用效应。

7. 2. 2　 三维结构的二阶弹性分析

我国现行 《高钢规程》 规定， 对于有侧移结构， 应按能反映 P-Δ 效应和梁柱效应的二

阶分析方法进行计算。 由于钢材强度高， 所设计的结构构件壁薄、 面积小， 因此结构相对较

柔， 结构的二阶效应比较明显， 在压力作用下， 构件 （结构） 易于失稳[1] ， 这是钢结构的

一个重要特点， 可见结构的二阶分析是多么的重要。
为使本书所建立的结构分析理论与方法能涵盖包括高层、 超高层钢结构这类大型复杂结

构体系在内的所有钢结构体系， 因此首先针对高层、 超高层钢结构这类大型复杂结构体系的

特点进行分析。 根据大量计算的探索和体会， 由简单结构过渡到复杂结构的全过程分析， 这

中间不只是量的变化， 而是一个质的飞跃。 因为对于简单结构而言， 影响迭代收敛与路径跟

踪的很多因素 （如计算累积误差、 矩阵病态、 计算的 CPU 时间等问题） 显得并不突出， 所

以似乎路径跟踪的计算方法变成为一个主要问题， 于是人们把主要精力都用在计算方法的研

究上。 但对于大型复杂结构体系的全过程分析而言， 仅仅靠计算方法可能仍然无能为力。 为

了保证迭代的实际收敛， 非线性有限元分析理论表达式的精确化、 灵活的迭代策略、 一些计

算控制参数的合理选择， 同样起到十分关键的作用。 作者在研究中对这些问题进行了大量的

探讨， 并取得了较好的效果。
结构的几何非线性主要包含 P-Δ 效应和梁柱效应[2] ， 因此结构的二阶弹性分析也可称

为结构的几何非线性分析。 众所周知， 以高层、 超高层为代表的钢结构， 往往是由成千上万

根杆件及节点组成， 要对具有如此大量自由度的复杂结构体系进行几何非线性全过程分析，
理论表达式的精确化是保证迭代计算收敛和计算结果正确的必要条件， 而计算模型和分析方

法的简捷合理化则是能够顺利完成计算所不可忽视的先决条件[2] 。 因此， 在保证分析精度

前提下， 探寻简捷合理的计算模型与分析方法， 是始终贯穿本章的基本思想。
在对结构的二阶分析中， 关键是建立结构的整体非线性刚度方程， 而建立结构整体非线

性刚度方程的基础又是梁柱单元的非线性刚度方程。 建立梁柱单元非线性刚度方程通常有两

种方法： 一是梁-柱法 （beam column approach）； 二是有限单元法 （ finite element approach）。
若采用基于梁柱理论的梁-柱法， 其刚度矩阵虽然是由超越函数表达， 但将二维单元直接扩

展为三维单元后， 弯扭间的某些耦合项可能被遗失[3] ， 因此， 该法不能预测弯扭屈曲， 其

分析精度受到影响。 若采用有限单元法， 通常使用三次多项式[4-8]或五次多项式[9-11]插值函

数来近似单元的横向位移， 这样计算精度也必然受到影响。 换句话说， 为了提高分析精度，
必须将结构中的构件细分为若干单元， 这又必然增加结构模型的复杂性和分析计算费用与时

间。 这对于由承受高轴力 （主要是结构下部几层） 的成千上万根构件组成的高层、 超高层

钢结构来讲， 分析费用实在过于昂贵。 因此， 为了既提高分析精度， 又要保证较高的结构分

析效率， 本章提出了稳定插值函数单元 （stability interpolation functions element， 简称 SIFE）
模型， 并据此导出三维梁柱单元的几何非线性增量刚度方程。 对此本章首先简要介绍非线性

有限元分析中采用的有限变形理论的基本原理； 然后运用更新的拉格朗日列式法建立严格的
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三维梁柱单元虚功方程； 再根据梁柱理论推导出计入轴力和剪切变形影响的梁柱单元真实的

横向位移和转角位移， 并将其作为稳定插值函数 （对位移的高阶项没有任何省略， 可以认

为是精确的， 因而在结构分析中， 位移和转角都可以任意大）， 即将传统的梁柱理论与有限

元法技巧相结合； 最后建立包括各种耦合项在内的严格三维梁柱单元二阶弹性 （几何非线

性） 增量刚度方程。
该法采用一个单元 /构件的方式即可获得结构分析的较高精度， 为大型复杂结构的几何

非线性分析开辟了一条高效简捷的途径。
7. 2. 2. 1　 基本假定

在框架结构的有限元分析中， 严格来讲， 单元的挠度和截面转角应是相互独立地变化，
但人们为了分析简单起见， 一般都假定截面转角为相应挠度的一阶导数， 即不计剪切变形的

影响， 这必将引起一些计算误差。 而有学者[6，12] 在大量分析研究后也认为， 对于常用 H 形

截面或箱形截面等双轴对称薄壁截面所组成的多高层钢结构， 不能忽略剪切变形的影响。 因

此， 为了提高分析精度， 本章根据铁摩辛柯 （Timoshenko） 梁理论来考虑剪切变形的影响，
从而提出第二条基本假定。 在空间结构的分析中， 是否需要考虑构件的翘曲约束问题， 有学

者[13～16]认为： 这与构件的长细比有关， 当构件长细比为 10～13 时， 翘曲变形对结构分析结

果有一定的影响； 但若构件的长细比接近 20 时， 则无须考虑构件的翘曲变形。 在多高层钢

结构中， 其构件的长细比一般情况下都不小于 20， 因此， 忽略构件的翘曲变形， 不会对结

构的分析结果造成什么影响。 对此， 采用如下基本假定：
1） 构件是等截面的， 且双轴对称。
2） 变形前与构件中线垂直的平截面变形后仍为平面， 但不必再与变形后的中线垂直。
3） 采用大位移小应变理论。
4） 构件截面无局部屈曲和翘曲变形。
5） 材料为匀质、 弹性的。
6） 节点域中以剪切变形为主， 因此忽略其轴向、 弯曲变形； 支撑斜杆的轴力由与其相

交节点处柱翼缘和横向加劲肋 （或梁翼缘） 共同承担； 忽略节点板域平面外的受力及变形

影响； 空间框架中两正交方向节点域的剪切变形各自独立。
7. 2. 2. 2　 三维连续体有限变形理论的基本描述

对于非线性问题， 通常分为两大类， 即物理非线性问题和几何非线性问题。 物理非线性

问题是指应力-应变之间不再呈线性关系， 即所谓材料非线性问题。 而几何非线性问题主要

是指大位移大应变 （结构具有大位移、 大转角， 每一构件具有大应变） 或大位移小应变

（结构整体的线位移和角位移都很大， 但应变较小， 即每一构件的伸长和相对转角都较小）
引起的非线性[12，17] 。 在这类问题中， 反映应变-位移关系的几何方程是非线性的， 应变-位
移关系中的高次项不能忽略。 对此， 统称这两种情况为大变形问题。 在大变形 （有限变形）
情况下， 变形前后力的方向、 微元体的面积和体积都发生变化。 因此， 应力-应变如何定义，
以哪个状态来描述所有物理量， 必须加以明确。 采用不同的参考坐标系， 对变形前后的各物

理量就有不同的表达形式。 对此， 本节概要介绍三维连续体有限变形理论的基本概念， 以利

于建立严格三维梁柱单元的虚功方程和几何非线性增量刚度方程。
1. 物体变形和运动的描述

从变形角度来说， 物体的变化过程实际上是从一个图形变换到另一种图形的过程。 由于
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图 7-2　 物体的运动和变形

物体是由质点所组成的， 物体的形状可以用质点间的

相互位置来表示。 为了表示物体中质点的位置， 可以

用质点在直角坐标参考系 （图 7-2） 中的位置坐标来

表示。
设有一个位于三维空间内的连续体， 在加载过程

中连续变化。 增量理论把这一连续的拟静态变化过程

划分为一系列的平衡状态。 这些状态依次为 （图 7-2）
Ω（0） ，Ω（ΔT） ，…，Ω（T） ，Ω（T+ΔT） ，…，Ω（τ）

其中 Ω（0） 和 Ω（τ） 分别为物体的初始和最后状态。
Ω（T）是一任意的中间状态。

物体的变形和运动是绝对的， 但对物体运动的认

识和描述只能是相对的， 因此， 需要选择某一特定时刻的位形作为参考坐标系来描述。 在有

限变形理论中， 通常采用以下几种方式：
（1） 拉格朗日 （Lagrange） 描述　 物体是质点的集合， 简称为质点系。 物体的每个质点

可用一大写矢量 X 或其分量 Xi（ i= 1， 2， 3） 来识别和标记。 最简单的是选择该质点的初始

位置 （时间 T= 0 时刻， 即 Ω（0）状态） Xi来标记， 称为拉格朗日坐标， 也叫物质坐标或随体

坐标。 不同质点有不同的物质坐标， 不同的物质坐标代表着不同的质点。
如果把物体开始变形和运动前的状态 （T = 0） 称为初始位形， 那么拉格朗日坐标就是

以物体初始位形为参考的质点的坐标。
以拉格朗日坐标作为自变量， 把其他各个物理量表示为拉格朗日坐标的函数， 并研究这

些函数变化的规律， 这就叫拉格朗日描述， 而 Xi（ i = 1， 2， 3） 就称为 Lagrange 变量， 这种

描述是跟随质点运动来研究质点运动状态。
（2） 欧拉 （Euler） 描述　 物体的不同质点因物体变形和运动， 在不同时刻将占据空间

不同位置。 用小写的矢量 x 或其分量 xi（ i= 1， 2， 3） 来表示这空间位置， 称之为欧拉坐标。
这种坐标是以物体变形和运动后的位形为参考， 其参考位置完全随物体变形和运动后的空间

瞬时位置而变化， 故也称为空间坐标。
以欧拉坐标作为自变量， 把其他各物理量表示为欧拉坐标 xi和时间 T 的函数， 并研究它

们的变化规律， 这就叫欧拉描述， xi（ i = 1， 2， 3） 称为 Euler 变量。 这种描述的研究方式不

是跟随着质点运动， 而是研究各不同质点经过空间某一定点时的状态， 它描述空间中 T 时

刻某一固定点 （xi）， 而在由 0 时刻至 T 时刻内会有不同的质点与其对应。
（3） 更新的拉格朗日 （Lagrange） 描述　 在物体运动的整个过程中， 如果从 0 时刻至 T

时刻的所有力学量都是已知的， 度量 T+ΔT 时刻的各个力学量的参考坐标是以 T 时刻的坐标

来描述。 也就是说， 在某一时刻物体的力学量， 都是以它的前一个时刻的坐标系来描述的，
称之为更新的拉格朗日描述。

一般在流体力学中， 特别是对于流体问题， 通常采用欧拉坐标； 而在固体力学中， 则通

常采用拉格朗日坐标较为方便。
为了区分各物理量所处的状态， 以及测量这些量的参考基准状态， 在以后我们又引用了

这样的角标， 用左上角标表示该量所处的状态， 用左下角标表示测量该量的参考状态， 即表

示该量所取坐标基准的状态。 至于增量， 由于总是指由 T 到 T+ΔT 这一加载步内的增量， 因
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此无需加注左上角标， 但仍需注明度量的参考状态即左下角标。 因而约定， 凡是仅有左下角

标的量都是表示增量。
2. 应变张量

由于我们所研究的物体是连续体， 因此通常假设它的变形也是连续的， 也就是变形前连

续的物体， 变形后不出现裂缝或重叠， 相邻的质点仍旧相邻。 同时还认为物体随时间的变化

和它在空间的运动也是连续的， 也就是没有突变现象发生。
对于变形体力学来说， 物体的变形是要研究的主要对象之一。 而实际上， 对于一个物

体， 如果一旦能确定它上面任意两点之间距离的变化， 则除了物体的空间绝对位置之外， 物

体的大小、 形态、 面积、 体积等几何形状的变化， 很快就能确定下来。 因此， 对变形体变形

的研究， 关键在于弄清物体的内部任意邻近两点之间， 在物体变形时发生了怎样的变化。

图 7-3　 物体微段长度的变化

下面在直角坐标系之中来研究物体的变形。 令变形前

和变形后两个直角坐标系具有相同的原点 （图 7-3）。 设在

初始参考状态中的质点为 P （Xi ）， 其邻近点为 Q （Xi +
dXi）， 初始参考状态 （物体变形前） 中的一微段 PQ 用

ds0表示； 相应的， 与初始参考状态对应， 在 T 时刻 （或
T+ΔT 时刻） 状态中的质点为 P′（xi）， 其邻近点为 Q′（xi+
dxi）， 变形后 （T 时刻） 该微段 P′Q′用 ds 表示， 如图 7-3
所示。

在研究物体内任一质点的应变状态时， 应随所选参考

状态的不同而选用不同的描述应变状态的方法。 人们在研

究有限变形时， 常使用如下几种描述应变状态的方法：
（1） Green-Lagrange 应变张量　 如果采用变形前 （初始状态 Ω（0） ） 的坐标作为描述的基

准， 即采用拉格朗日描述， 则变形前后微段长度的变化， 可用变形前的坐标表示为

ds2-ds20 = 2EijdXidX j （7-1）
式中　 dXi———微段 PQ 在三个坐标轴上的分量；

Eij =
1
2

∂ui

∂X j
+
∂u j

∂Xi
+
∂uk

∂Xi
·

∂uk

∂X j

〓

〓
〓

〓

〓
〓

= 1
2
（ui，j+u j，i+uk，i·uk，j）

（7-2）

通常称 Eij为三维空间笛卡儿直角坐标系中的 Green-Lagrangian 应变张量， 它是以变形前

的坐标为基准， 来度量物体变形的物理量， 即它是由 Lagrangian 坐标描述的， 式中的 uk，i、
uk，j为非线性项。 该公式是几何非线性基本公式， 其展开公式为

E11 =
∂u1

∂X1
+ 1
2

∂u1

∂X1

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+

∂u2

∂X1

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+

∂u3

∂X1

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-3a）

类似的有 E22、 E33， 而

2E12 =
∂u1

∂X2
+
∂u2

∂X1
+

∂u1

∂X1
·

∂u1

∂X2
+
∂u2

∂X1
·

∂u2

∂X2
+
∂u3

∂X1
·

∂u3

∂X2

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-3b）

（2） Almansi-Euler 应变张量　 如果采用变形后 （当前状态 Ω（T） ） 的坐标作为描述的基
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准， 即采用 Euler 描述， 则变形前后微段长度的变化， 可用变形后的坐标表示为

ds2-ds20 = 2eijdxidx j （7-4）

　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　
eij =

1
2

∂ui

∂x j
+
∂u j

∂xi
-
∂uk

∂xi
·

∂uk

∂x j
〓

〓
〓

〓

〓
〓

= 1
2
（ui，j+u j，i-uk，i·uk，j）

（7-5）

通常称 eij为 Almansi-Euler 应变张量， 它是以变形后的坐标为基准， 来度量物体变形的

物理量， 即它是由 Euler 坐标描述的， 式中的 uk，i、 uk，j为非线性项。 该公式是几何非线性基

本公式， 其展开公式为

e11 =
∂u1

∂x1
- 1
2

∂u1

∂x1
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+

∂u2

∂x1
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+

∂u3

∂x1
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-6a）

类似的有 e22、 e33， 而

2e12 =
∂u1

∂x2
+
∂u2

∂x1
-

∂u1

∂x1
·

∂u1

∂x2
+
∂u2

∂x1
·

∂u2

∂x2
+
∂u3

∂x1
·

∂u3

∂x2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-6b）

（3） Cauchy 应变张量　 在式 （7-2） 和式 （7-5） 中的 uk，i、 uk，j项， 都是位移的二次项，
在小位移小应变情况下， uk，i、 uk，j与 ui，j、 u j，i相比， 它是小量， 可以略去。 因此， 对于小位

移小应变情况， Green-Lagrangian 应变张量 Eij和 Almansi-Euler 应变张量 eij都退化为相同的形

式， 即

eij =
1
2
（ui，j+u j，i） （7-7）

式 （7-7） 称为 Cauchy 应变张量， 这就是小变形情况下经常使用的应变-位移关系式。 其展

开公式为

e11 =
∂u1

∂x1
（7-8a）

2 e12 =
∂u1

∂x2
+
∂u2

∂x1
　 … （7-8b）

上述公式的详细推导过程可参见 《线性与非线性有限元原理和应用》 [18] 或其他相关文献，
故此处不予赘述。

3. 应力张量

在小变形情况下， 通常定义

P=dF
dA

= lim
ΔA➝0

ΔF
ΔA

（7-9）

为总应力矢量， 其中 ΔF 为作用在变形体微面积 ΔA 上的内力。 由于是小变形小应变， 在研

究应力的时候， 并没有考虑变形前后形态 （面积） 的变化， 也没有考虑到内力作用方向在

变形前后的改变。 因为这种变化很微小， 可以忽略不计， 即

dF
dA

=
dF0

dA0
（7-10）
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式中， dF0、 dF、 dA0、 dA 分别为变形前后的内力和微元面积。
但是在大变形 （大应变） 情况下， 变形前后微元面积 dA0、 dA 的变化不能不予以考虑，

而且内力 dF0、 dF 的方向也不相同， 因此在应力的定义中， 是采用 dA0还是 dA？ 是用 dF0

还是用 dF？ 或者在 dF0、 dF 之间， 要采取什么样的一种联系方式？ 就必须加以研究。 不同

的选择， 就推导得出不同的应力张量表达式。
在大变形分析中， 可以对应力张量用几种不同的定义， 现分别介绍如下：
（1） 柯西 （Cauchy） 应力张量　 采用变形后的微面积 dA 和变形后的内力 dF 来定义微

面元上的应力， 同时又以变形后的坐标 xi作为基准， 即定义应力矢量为 dF / dA。

图 7-4　 二维情况的柯西应力

根据微元体的平衡， 显然 dF 在三个坐标方向上的分

量 dFi与平行于坐标方向微元面上的应力分量 σji之间， 有

下述关系

dFi =σjidAj （7-11）
上式通常称为柯西应力公式， 其中 dAj为任意斜面 dA 在三

个坐标轴方向上的投影。
由上述定义得到的应力张量 σji称为柯西应力张量， 也

称为欧拉 （Euler） 应力张量。
柯西应力也可看成为

σji =
dFi

dAj
（7-12）

它表示在垂直于坐标轴 j 的微元面 dAj上， 当作用有 i 方向的内力分量时， dFi 与 dAj 比值 σji

即为柯西应力张量的分量。 二维情况的柯西应力如图 7-4 所示。
（2） 拉格朗日 （Lagrangian） 应力张量　 假设变形前作用在微面元上的内力 dF0， 与变

形后作用在它上面的内力 dF， 大小方向都相同， 并采用变形前的微面积 dA0和变形前的

（也就是变形后的） 内力 dF0（ =dF） 来定义应力矢量， 即应力矢量为 dF0 / dA0 =dF / dA0。 考

虑微元体的平衡， 若任意斜面上的内力沿坐标轴方向的分量为 dF0 i； 垂直于坐标轴的微面元

dA0j上的应力为 Tji， 则有

dF0i =dFi =TjidA0j （7-13）
称 Tji为拉格朗日应力张量， 有时也称为第一类皮奥拉-克希霍夫 （ Piola-Kirchhoff） 应力

张量。
拉格朗日应力也可写成为

Tji =
dF0i

dA0j
=
dFi

dA0j
（7-14）

它表示在垂直于坐标轴 j 的微面元 dA0j上， 作用有 i 方向的内力分量 dF0i时， dF0i与 dA0j的比

值 Tji即为拉格朗日应力张量的分量。
（3） 克希霍夫 （Kirchhoff） 应力张量　 采用变形前的微元面积 dA0和变形前微面元上的

内力 dF0， 来定义应力矢量 dF0 / dA0， 但是假设变形前微面元上的内力 dF0沿坐标轴的分量

dF0i， 与变形后作用在微面元上的内力 dF 沿坐标轴的分量 dF j之间， 满足与坐标线段微元

一样的变换关系， 即
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dF0i =
∂Xi

∂x j
dF j （7-15）

式中， Xi为变形前的坐标， x j为变形后的坐标。
利用柯西公式， 考虑微元体的平衡， 在任意斜面上的内力分量与垂直于坐标轴平面上的

应力分量之间， 存在下述关系

dF0i =S jidA0j （7-16）
或者

∂Xi

∂x j
dF j =S jidA0j （7-17）

称 S j i为第二类皮奥拉-克希霍夫 （Piola-Kirchhoff） 应力张量， 或简称为克希霍夫应力张量。
同样克希霍夫应力也可写成

S ji =
dF0i

dA0j
=
∂Xi

∂x j
·

dF j

dA0j
（7-18）

它表示在垂直于坐标轴 j 的微面元 dA0j上， 当作用有 i 方向的内力分量 dF0i时， 按式 （7-18）
得到的比值 S ji， 即为克希霍夫应力张量的分量。

由上面三种不同方式定义的三种不同应力张量中， 柯西应力张量 σji与克希霍夫应力张

量 S ji是对称张量， 而拉格朗日应力张量 Tji是不对称张量。 一般在大变形情况下， 采用柯西

应力张量 σji与克希霍夫应力张量 S ji。
7. 2. 2. 3　 三维梁柱单元的虚功增量方程

增量法求解大变形问题的基本思路是： 从一已知状态 Ω（T）的位移 Ui、 应变 Eij及应力 Sij

出发， 确定由 Ω（T）到 Ω（T+ΔT）的位移增量、 应变增量与应力增量， 然后得到 Ω（T+ΔT）状态的位

移、 应变与应力。 在下一加载步中， Ω（T+ΔT）状态变为已知状态， 进而求得 Ω（T+2ΔT）状态。 这

样便可求出整个变形过程直到最后状态。 在增量求解法中， 基本的未知量不是各状态的状态

量， 而是它们的增量。 三维虚功增量方程就是确定增量的基本方程。
为了描述 （T+ΔT） 时刻的平衡状态， 通常采用两种表达方法。 其一， 是在整个变形过

程中， 恒取 t = 0 时刻的初始状态 Ω（0） 为参考状态， 在平衡方程中采用格林-拉格朗日

（Green-Lagrangian） 应变张量及克希霍夫 （Piola-Kirchhoff） 应力张量， 据此建立的增量理论

称为完全的拉格朗日列式法 （ total Lagrangian formulation）， 简称为 TL 法； 另一种方法就是

假设 Ω（0） ， Ω（ΔT） ， …， Ω（T）状态的所有状态变量， 如位移、 应变、 应力， 都已求得， 要求

确定 Ω（T+ΔT）状态中的所有状态变量， 而后又以 Ω（T+ΔT） 为参考状态， 又可确定 Ω（T+2ΔT） 状

态。 这样参考状态是逐步更新的， 并总与当前状态重合。 这样建立的增量理论称为更新的拉

格朗日列式法 （updated Lagrangian formulation）， 简称为 UL 法。
由于完全的拉格朗日列式法虽然初始构形明确， 计算相对简单， 但是当节点转动较大

时， 将会导致节点处的弯矩不平衡， 因此不适于大位移大转角这类的大变形分析； 而更新的

拉格朗日列式法能够把单元纯变形的影响从节点位移中分离出来， 从而排除了刚体位移， 消

除了不平衡因素， 因此它最适于大位移大转角这类的大变形分析。 所以本章采用能满足结构

高等分析条件的适于大位移大转角这类的大变形分析的更新的拉格朗日 （UL） 列式法来建

立梁柱单元的几何非线性增量刚度方程。 其具体过程如下：
以 T 时刻的状态作为度量基准来描述物体在 T+ΔT 时刻的平衡， 并在平衡方程中采用格
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林-拉格朗日 （Green-Lagrangian） 应变张量及克希霍夫 （Piola-Kirchhoff） 应力张量， 则 T+
ΔT 时刻的虚功方程的物体平衡条件为

∫
TV

{ T+ΔT
　 　 T S} T{δT+ΔT　 　 T E}dTV =T+ΔT

　 　 T W （7-19）

式 （7-19） 中左端表示内力做的虚功， 右端表示外力做的虚功， 其外力虚功可表达为

T+ΔT
　 　 T W = ∫

TV

{ T+ΔT
　 　 T qv} T{δU}dTV + ∫

TS

{ T+ΔT
　 　 T qs} T{δU}dTS + { T+ΔT

　 　 T R} T{δUO} （7-20）

式中　 　 　 　 　 　 　 { T+ΔT
　 　 T S}———第二类 Piola-kirchhoff 应力分量；

{ T+ΔT
　 　 TE}———Green-Lagrangian 应变分量；

{ T+ΔT
　 　 T qv}、 { T+ΔT

　 　 T qs}、 { T+ΔT
　 　 TR}———分别为体力、 面力和节点集中力。

为了将方程式 （7-20） 改写为增量形式的虚功方程， 可将 T +ΔT 时刻的应力、 应变、
位移用增量关系表示为

　 　 { T+ΔT
　 　 T S} ={ T

Tσ}+{ TS} （7-21）
{ T+ΔT

　 　 TE} = 0+{ TE} （7-22）
{ T+ΔT

　 　 TU} = 0+{ TU} （7-23）
式中　 { T

Tσ}———T 时刻 Cauchy 应力分量；
{ TS}———克希霍夫 （Kirchhoff） 增量应力。

式 （7-22） 及式 （7-23） 中的第一项为零， 是因为应变和位移是从零开始测量的。 进一

步将应变增量 { TE} 分成线性部分 { Te} 和非线性部分 { Tη} 之和， 则有

{ TE} ={ Te}+{ Tη} （7-24）

Teij =
1
2
（ TUi，j+TUj，i） （7-25）

Tηij =
1
2 TUk，i TUk，j （7-26）

将式 （7-21） 代入式 （7-19）， 并注意到

{δT+ΔT　 　 TE} ={δTE}
{δT+ΔT　 　 TU} ={δTU}

再应用增量应力 { TS} 与增量应变 { TE} 之间的关系

{ TS} ={ TC}{ TE} （7-27）
式中　 [ TC]———弹塑性本构关系矩阵。

则方程式 （7-19） 可以写成

∫
TV

{ TE} T[ TC]{δTE}dTV + ∫
TV

{ T
Tσ} T{δTη}dTV

=T+ΔT
　 　 T W - ∫

TV

{ T
Tσ} T{δTe}dTV （7-28a）

将式 （7-28a） 线性化处理， 近似取

{ TE}≈{ Te}
{δTE}≈{δTe}
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则方程式 （7-19） 最后可以写成

∫
TV

{ Te} T[ TC]{δTe}dTV + ∫
TV

{ T
Tσ} T{δTη}dTV

=T+ΔT
　 　 T W - ∫

TV

{ T
Tσ} T{δTe}dTV （7-28b）

式 （7-28b） 即为增量形式的更新的拉格朗日 （UL） 方程。

图 7-5　 空间杆单元的运动及其坐标系

图 7-5 表示一典型空间杆单元的变形路

径， 图中构形 Ω（0） 表示初始的未变形状态；
构形 Ω（T）为当前已知的变形平衡状态； 构形

Ω（T+ΔT）为邻近要求的变形平衡状态。 图 7-5
还同时表示出了局部坐标系与整体坐标系。
在更新的拉格朗日列式法中， 每个单元的局

部参考状态均为上次算得的构形 Ω（T） 。
在整体分析中， 位移、 荷载等都是在固

定的笛卡尔坐标系中来度量的。
如图 7-5 所示， （X， Y， Z） 表示整体坐

标系， （x， y， z） 表示局部坐标系。 在局部

坐标系中， x 轴与截面的形心轴重合， y、 z
轴分别为截面的两个主轴。 在通常的三维工

程 梁 理 论 中， 只 有 三 个 独 立 的 应 力 分

量T
Tσxx、TTσxy、TTσxz和三个独立的应变分量。 应

变分量的线性部分和非线性部分可分别表示

为Texx、Texy、Texz、Tηxx、Tηxy、Tηxz， 其本构关系

矩阵可以表示为

[ TC] =
E 0 0
0 G 0
0 0 G

〓

〓

〓
〓
〓〓

〓

〓

〓
〓
〓〓

（7-29）

式中　 E———弹性模量；
G———剪切模量。

因而， 对于空间杆单元， 将式 （7-29） 代入式 （7-28b）， 并考虑应变分量与应变张量表

达之间的关系， 可得相应的虚功增量方程为

∫
V

（Eexxδexx + 4Gexyδexy + 4Gexzδexz）dV

+ ∫
V

（σxxδηxx + 2σxyδηxy + 2σxzδηxz）dV

=T+ΔTW - ∫
V

（σxxδexx + 2σxyδexy + 2σxzδexz）dV （7-30）

在式 （7-30） 中， 左上角标及左下角标 T 已省去， 因为我们已经知道方程中的所有物理量都

是以 Ω（T）状态为基准来度量的， 此时， Ω（T）状态已经求得。
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若令 ΔUx、 ΔUy和 ΔUz分别表示截面 x 上一任意点 N 的轴向位移和两个横向位移增量

（图 7-6）， 则 Green-Lagrange 应变增量可用位移增量表示， 即

图 7-6　 单元的坐标

exx =ΔUx，x （7-31a）
exy =（ΔUx，y+ΔUy，x） / 2 （7-31b）
exz =（ΔUx，z+ΔUz，x） / 2 （7-31c）
ηxx =（ΔU2

x，x+ΔU2
y，x+ΔU2

z，x） / 2 （7-31d）
ηxy =（ΔUx，xΔUx，y+ΔUy，xΔUy，y+ΔUz，xΔUz，y） / 2

（7-31e）
ηxz =（ΔUx，xΔUx，z+ΔUy，xΔUy，z+ΔUz，xΔUz，z） / 2

（7-31f）
式中， 逗号表示对后面坐标的导数。 若用 ΔUx0、 ΔUy0、 和 ΔUz0表示截面 x 形心 C 处的位移
增量， Δθx、 Δθy和 Δθz表示截面 x 的转动增量， 则同一截面上点 N 处的位移增量可以表示为

ΔUx =ΔUx0+Δθyz-Δθzy （7-32a）
ΔUy =ΔUy0-Δθxz （7-32b）
ΔUz =ΔUz0+Δθxy （7-32c）

将式 （7-32） 代入式 （7-31）， 可得用截面 x 形心 C 处的位移增量和转动增量表示的

Green-Lagrange 应变增量， 即
　 　 　 　 exx =ΔU′x0+Δθ′yz-Δθ′zy （7-33a）

exy =（-Δθ′xz+ΔU′y0+Δθz） / 2 （7-33b）
exz =（Δθ′xy+ΔU′z0+Δθy） / 2 （7-33c）
ηxx =[（ΔU′x0+Δθ′yz-Δθ′zy） 2+（ΔU′y0+Δθ′xz） 2+（ΔU′z0+Δθ′xy） 2] / 2 （7-33d）
ηxy =[-（ΔU′x0+Δθ′yz-Δθ′zy）·Δθz+（ΔU′z0+Δθ′xy）·Δθx] / 2 （7-33e）
ηxz =[（ΔU′x0+Δθ′yz-Δθ′zy）·Δθy-（ΔU′y0-Δθ′xz）·Δθx] / 2 （7-33f）

式 （7-33） 中， （　 ）′=d（　 ） / dx
将式 （7-33） 代入式 （7-30）， 并注意如下关系式

σxx =
Fx

A
+
Myz
Iy

-
Mzy
Iz

σxy =
Fy

A
-
Mxz
Jx

σxz =
Fz

A
+
Mxy
Jx

∫
A

ydA = 0，　 　 ∫
A

zdA = 0，　 　 ∫
A

yzdA = 0

∫
A

y3dA = 0，　 　 ∫
A

yz2dA = 0，　 　 ∫
A

zy2dA = 0

∫
A

z3dA = 0，　 　 ∫
A

dA = A，　 　 ∫
A

y2dA = Iz

∫
A

z2dA = Iy，　 　 ∫
A

（y2 + z2）dA = Jx
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可得三维梁柱单元的虚功增量方程为

1
2 ∫

L

0

[EAδ（ΔU′x0） 2 + EIyδ（Δθ′y） 2 + EIzδ（Δθ′z） 2 + GJxδ（Δθ′x） 2 +

GAδ（ΔU′y0 - Δθz） 2 + GAδ（ΔU′z0 - Δθy） 2]dx +

1
2 ∫

L

0

{Fxδ[ΔU′x0） 2 + （ΔU′y0） 2 + （ΔU′z0） 2] + Fx
Iz + Iy

A
δ（Δθ′x） 2 +

Fx
Iy
A
δ（Δθ′y） 2 + Fx

Iz
A
δ（Δθ′z） 2}dx +

∫
L

0

[Myδ（ΔU′x0Δθ′y） - Myδ（ΔU′y0Δθ′x）]dx -

∫
L

0

[Mzδ（ΔU′z0Δθ′x） - Mzδ（ΔU′x0Δθ′z）]dx +

∫
L

0

[Fyδ（ΔU′z0Δθ′x） - Fyδ（ΔU′x0Δθ′z）]dx +

∫
L

0

[Fzδ（ΔU′x0Δθ′y） - Fzδ（ΔU′y0Δθ′x）]dx +

∫
L

0

MxIy
Jx

δ（Δθ′yΔθz） -
MxIz
Jx

δ（Δθ′zΔθy）
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 dx

=2Wa - 1Wi
（7-34a）

式 （7-34a） 中的2Wa为 T+ΔT 时刻 （称为状态 2） 外力所做的虚功， 即2Wa = T+ΔT
　 　 TW；1Wi为 T

时刻 （称为状态 1） 内力所做的虚功， 将式 （7-33a～ c） 代入式 （7-30） 右边第二项可得

1Wi = ∫
L

0

[Fxδ（ΔU′x0） + Fyδ（ΔU′y0 - Δθz） + Fzδ（ΔU′z0 - Δθy） +

Myδ（Δθ′y） + Mzδ（Δθ′z） + Mxδ（Δθ′x）]dx （7-35）
式 （7-34a） 中包括了弓形效应， 轴向变形与弯曲、 轴向变形与剪切、 轴力与扭转、 双向弯

曲、 弯曲与扭转等各耦合项的 Wagner 效应， 可称得上是严格三维梁柱单元的虚功方程。 其

中标有横线的七项是前人 （如 Liew J Y R [3]和 Remke J [19] 等人） 的研究均未考虑的部分。
式 （7-34a） 中的第一、 第二横线项主要反映剪切效应， 在薄壁构件分析中该效应不宜忽略。
第三横线项主要反映单元轴向变形的影响， 这在高层特别是在超高层钢结构分析中是必须考

虑的， 因为 W. Weaver[20]在对 20 层框架分析后认为， 如果不考虑柱的轴向变形， 会使计算

出的结构水平位移减小 20%， 这将会导致实际结构的受力和变形与分析结果不一致， 给结

构带来安全隐患。 第四、 第五横线项则反映了在考虑剪切变形基础上， 轴力对弯曲变形的影

响。 第六、 第七横线项为在考虑剪切变形基础上的轴向变形与弯曲变形的耦合项。 若令

i20 =（ Iy+Iz） / A （7-36a）
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i2y = Iy / A （7-36b）
i2z = Iz / A （7-36c）
iyx = Iy / Jx （7-36d）
izx = Iz / Jx （7-36e）

并将式 （7-34a） 重新组合后可得三维梁柱单元的虚功增量方程为

1
2 ∫

L

0

（EA + Fx）δ（ΔU′x0） 2dx + 1
2 ∫

L

0

（EIy + Fx i2y）δ（Δθ′y） 2dx +

1
2 ∫

L

0

（EIz + Fx i2z ）δ（Δθ′z） 2dx + 1
2 ∫

L

0

（GJx + Fx i20）δ（Δθ′x） 2dx +

1
2 ∫

L

0

[GAδ（ΔU′y0 - Δθz） 2 + GAδ（ΔU′z0 + Δθy） 2]dx +

1
2 ∫

L

0

Fxδ[（ΔU′y0） 2 + （ΔU′z0） 2]dx +

∫
L

0

Fyδ（ - ΔU′x0Δθz + ΔU′z0Δθx）dx +

∫
L

0

Fzδ（ΔU′x0Δθy + ΔU′y0Δθx）dx +

∫
L

0

Myδ（ΔU′x0Δθ′y - ΔU′y0Δθ′x）dx - ∫
L

0

Mzδ（ΔU′z0Δθ′x - ΔU′x0Δθ′z）dx +

∫
L

0

[Mx iyxδ（Δθ′yΔθz） - Mx izxδ（Δθ′zΔθy）]dx

=2Wa - 1Wi
（7-34b）

7. 2. 2. 4　 考虑轴力和剪切变形影响的梁柱单元位移函数

众所周知， 当梁的截面高度大于其长度的 1 / 5 时， 对这类深梁的分析就必须计入梁的剪

切变形的影响， 即应按铁摩辛柯梁理论来进行分析， 否则将会产生较大的误差。 此外， 对于

薄壁截面梁也应计入剪切变形的影响[12] 。 本书研究的对象是钢结构， 其构件壁厚 （即板件

厚度） 与横截面代表尺寸 （截面最大高度或宽度） 之比通常小于 0. 1， 符合符拉索夫

（Vlazov） 薄壁杆件理论中对 “薄壁构件” 规定的尺寸限制， 因此， 其构件属薄壁构件， 应

计入剪切变形的影响。 舒兴平等人[22]也证明了对于多高层钢框架结构分析时不能忽略剪切

变形的影响。 同时， 巨型钢框架结构中的构件承受较大的轴力， 分析时不能忽略其影响。 因

此， 本节根据梁柱理论， 综合考虑轴力和剪切变形影响基础上， 导出梁柱单元的横向位移函

数， 再根据铁摩辛柯 （Timoshenko） 梁理论[23]导出单元的转角位移函数， 以便用于建立严

格的三维梁柱单元刚度方程。
1. 梁柱单元的横向位移函数

受压梁柱单元的受力与变形如图 7-7 所示。 在弯矩、 剪力和轴力共同作用下， 单元的横
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图 7-7　 梁柱单元的受力与变形

向变形 y 包含弯曲变形 yM和剪切变形 yQ两
部分， 即

y= yM+yQ （7-37）
由弯曲变形引起的曲率为

y″M = -M
EI

（7-38）

式中　 E———钢材的弹性模量；
I———单元截面惯性矩；
M———单元任意截面的弯矩。

M=Mj-Qjx+Ny （7-39）
由剪力 Q 产生的轴线转角为

y′Q =μQ
GA

= μ
GA

dM
dx

（7-40）

将式 （7-39） 代入式 （7-40） 得

y′Q = μ
GA

（-Qj+Ny′） （7-41）

则 y″Q =μN
GA

y″ （7-42）

式中　 G———钢材剪切弹性模量；
A———单元抗剪面积；
μ———考虑剪切变形不均匀影响的截面形状系数， 如图 7-8 所示。

图 7-8　 各种截面的形状系数 μ 值

对式 （7-37） 求二阶导数， 并考虑式 （7-38）、 式 （7-39） 和式 （7-42） 的关系， 可得

y″+α2y= -
Mj-Qjx
ηEI

（7-43）

η= 1-μN
GA

（7-44）
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α2 = N
ηEI

（7-45）

式 （7-43） 的通解为

y=Acosαx+Bsinαx-
Mj-Qjx

N
（7-46）

其边界条件为

x= 0，　 　 y= 0

x= 0， 　 　 y′= y′M+y′Q = θj+
μ
GA

（-Qj+Ny′） （7-47a）

得 y′= 1
η θj-

μQj

GA
〓

〓
〓

〓

〓
〓 （7-47b）

边界条件为

x= l，　 　 y= δk-δ j

x= l，　 　 y′= θk+
μ
GA

（-Qj+Ny′）
（7-47c）

得 y′= 1
η θk-

μQj

GA
〓

〓
〓

〓

〓
〓 （7-47d）

由式 （7-47a～ d） 解得 A、 B、 θj、 θk 后， 再考虑单元力矩平衡条件和式 （7-45） 的关

系， 可确定弯矩和剪力为

Mj =
EI
lφc

β（sinβ-ηβcosβ）θj+β（ηβ-sinβ）θk-ηβ2（1-cosβ）
δk-δ j
l

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-48）

Qj =
EI
lφc

ηβ2（1-cosβ）
θj
l
+ηβ2（1-cosβ）

θk
l
-η2β3sinβ

δk-δ j
l2

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-49）

将式 （7-48）、 式 （7-49） 及由边界条件确定的系数 A 和 B 代入式 （ 7-46）， 并考虑式

（7-45）的关系后， 可得受压梁柱单元考虑剪切变形影响后的横向位移函数， 即

y= 1
φc

1-cosβ+ηβsinβ
ηα

sin（αx）+sinβ
-ηβcosβ
ηα

cos（αx）+1
-cosβ
ηα

ηαx〓

〓
〓〓{ +

　 ηβcosβ-sinβ
ηα

〓

〓
〓〓 θj+

cosβ-1
ηα

sin（αx）+ηβ
-sinβ
ηα

cos（αx）〓

〓
〓〓 +

　 1-cosβ
ηα

ηαx+sinβ
-ηβ

ηα
〓

〓
〓〓 θk+[-sinβsin（αx）+（1-cosβ）cos（αx）+

　 ηαsinβx-（1-cosβ）]δ j+[sinβsin（αx）-（1-cosβ）cos（αx）-

　 ηαsin（αx）x+（1-cosβ）]δk }

（7-50）

φc = 2-2cosβ-ηβsinβ （7-51）

α= |N / （ηEI） | （7-52）

β=αl= |Nl2 / （ηEI） | （7-53）
对于受拉梁柱单元， 类同于受压梁柱单元的推导， 可得单元考虑剪切变形影响的横向位

移函数， 即
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y= 1
φt

1-chβ+η1βshβ
η1α

sh（αx）+
shβ-η1βchβ

η1α
ch（αx）

〓

〓
〓
〓{ +

　 1-chβ
η1α

η1αx+
η1βchβ-shβ

η1α
〓

〓
〓
〓 θj+

　 chβ-1
η1α

sh（αx）+
η1β-shβ
η1α

ch（αx）+1
-chβ
η1α

η1αx+
shβ-η1β
η1α

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 θk+

　 [（1-chβ）ch（αx）+shβsh（αx）-η1αshβx+（chβ-1）]δ j+

　 [（chβ-1）ch（αx）-shβsh（αx）+η1αshβx+（1-chβ）δk] }

（7-54）

φt = 2-2chβ+η1βshβ （7-55）

η1 = 1+μN
GA

（7-56）

α= |N / （ηEI） | （7-57）

β=αl= |Nl2 / （ηEI） | （7-58）
上述各式， 当 η= 1 时， 为不考虑剪切变形影响的梁柱单元横向位移函数。
2. 梁柱单元的转角位移函数

根据本章基本假定第 2） 条， 当考虑剪切变形影响时， 单元横向位移与转角位移是彼此

独立无关的函数。 因此， 下面根据铁摩辛柯梁理论导出梁柱单元的转角位移函数。
由图 7-7 可知， 在离坐标圆点为 x 的任一截面， 其剪力 Q（x） 为

Q（x）= -Qj = - EI
lφc

ηβ2（1-cosβ）
θj
l
+ηβ2（1-cosβ）

θk
l
-η2β3sinβ

δk-δ j
l2

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-59）

根据铁摩辛柯梁理论， 单元内任一截面的转角位移 θ（x） 为[11，22]

θ（x）= dy
dx

-γ （7-60）

剪切变形角 γ 为

γ= - μEI
GAlφc

ηβ2（1-cosβ）
θj
l
+ηβ（1-cosβ）

θk
l
-η2β3sinβ

δk-δ j
l2

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-61）

将式 （7-50） 和式 （7-61） 代入式 （7-60） 并经整理后得梁柱受压单元的转角位移函

数为

θ（x）= 1
φc

{ 1-cosβ+ηβsinβ
η

cos（αx）-sinβ
-ηβcosβ
η

sin（αx）+k（1-cosβ）〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 θj+

　 　 cosβ-1
η

cos（αx）-ηβ
-sinβ
η

sin（αx）+k（1-cosβ）〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 θk+

　 　 [-αsinβcos（αx）-α（1-cosβ）sin（αx）+kηαsinβ]δ j+

　 　 [αsinβcos（αx）+α（1-cosβ）sin（αx）-kηαsinβ]δk }

（7-62）

k= 1+μηα
2EI

GA
（7-63）
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按相似的方法， 可得受拉梁柱单元考虑剪切变形影响的转角位移函数为

θ（x）= 1
φt

{
1-chβ+η1βshβ

η1
ch（αx）+

shβ-η1βchβ
η1

sh（αx）+k1（1-chβ）
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 θj+

　 　 chβ-1
η1

ch（αx）+
η1β-shβ

η1
sh（αx）+k1（1-chβ）

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 θk+

　 　 [αshβch（αx）+α（1-chβ）sh（αx）-k1η1αshβ]δ j+

　 　 [-αshβch（αx）-α（1-chβ）sh（αx）+k1η1αshβ]δk }

（7-64）

k1 = 1-
μη1α2EI

GA
（7-65）

当 k= 1 或 k1 = 1 时， 有 θ（x）= dy / dx， 即为按欧拉-贝努利 （Euler-Benoulli） 梁理论 （不
考虑剪切变形的影响） 确定的转角位移函数。
7. 2. 2. 5　 位移插值函数

在使用有限元法建立梁柱单元的非线性刚度方程时， 为了保证结构的分析精度， 同时又

要尽可能提高结构分析效率， 以便于实际应用， 关键是根据结构特征， 构造合适的位移插值

函值。 若采用常用的三次多项式或五次多项式插值函数来近似单元的横向位移， 必然会影响

结构的分析精度， 除非将结构中的构件细分为若干单元， 这又必然增加结构模型的复杂性和

降低结构的分析效率。 对于像多、 高层钢结构这类承受高轴力的大型复杂结构的非线性分析，
这一问题更加突出。 因此， 为了在结构分析精度和分析效率间寻找一个平衡点， 本节选用第

7. 2. 2. 4 节导出的梁柱单元的精确的横向位移和转角位移函数作为三维梁柱单元的横向位移和

转角位移插值函数。 由于该插值函数是用稳定函数 （超越函数） 表示的， 因此称为稳定插值

函数 （stability interpolation functions）。 由稳定插值函数来模拟的单元称为稳定插值函数单元，
简称 SIF 单元。 使用 SIF 单元， 每一构件只需采用一个单元进行分析， 即可获得较高精度。 可

大大提高结构的分析设计效率。 对于轴向位移增量和扭转角增量均采用线性函数位移场。
对于三维梁柱单元， 其杆端力和杆端位移如图 7-9 所示。

图 7-9　 三维梁柱单元的杆端力和杆端位移

杆端位移向量为

{u} =[uxj，uyj，uzj，θxj，θyj，θzj，uxk，uyk，uzk，θxk，θyk，θzk] T （7-66）
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节点力向量为

{ f} =[Fxj，Fyj，Fzj，Mxj，Myj，Mzj，Fxk，Fyk，Fzk，Mxk，Myk，Mzk] T （7-67）
单元任意截面质心处的位移增量与杆端位移增量间的关系为

Δux0 =[Nux]{Δu} （7-68a）
Δuy0 =[Nuy]{Δu} （7-68b）
Δuz0 =[Nuz]{Δu} （7-68c）
Δθx =[Nθx]{Δu} （7-68d）
Δθy =[Nθy]{Δu} （7-68e）
Δθz =[Nθz]{Δu} （7-68f）

[Nux] =[N1，0，0，0，0，0，N2，0，0，0，0，0] （7-69a）
[Nuy] =[0，N3y，0，0，0，N4y，0，N5y，0，0，0，N6y] （7-69b）
[Nuz] =[0，0，N3z，0，-N4z，0，0，0，N5z，0，-N6z，0] （7-69c）

[Nθx] =[0，0，0，N1，0，0，0，0，0，N2，0，0] （7-69d）
[Nθy] =[0，0，-N7z，0，N8z，0，0，0，-N9z，0，N10z，0] （7-69e）
[Nθz] =[0，N7y，0，0，0，N8y，0，N9y，0，0，0，N10y] （7-69f）

其中线性插值函数为 N1 = 1-ξ （7-70a）
N2 = ξ （7-70b）
ξ= x / l （7-71）

稳定插值函数 Nmy和 Nmz （m= 3～10） 选用 7. 2. 2. 4 节导出的能满足梁柱微分方程的精

确函数， 其受压单元的稳定插值函数为

N3n =
1-c
φc

cos（αx）- s
φc

sin（αx）+ηs
φc

αx-1
-c
φc

　 　 （n= y，z） （7-72a）

N4n =
s-ηβc
ηαφc

cos（αx）+1
-c+ηβs
ηαφc

sin（αx）+ 1-c
ηαφc

ηαx+ηβc
-s

ηαφc
（7-72b）

N5n =
c-1
φc

cos（αx）+ s
φc

sin（αx）-ηs
φc

αx+1
-c
φc

（7-72c）

N6n =
ηβ-s
ηαφc

cos（αx）+ c-1
ηαφc

sin（αx）+ 1-c
ηαφc

ηαx+s
-ηβ
ηαφc

（7-72d）

N7z =
c-1
φc

αsin（αx）-αs
φc

cos（αx）+kz
ηαs
φc

（7-72e）

N8z =
ηβc-s
ηφc

sin（αx）+1
-c+ηβs
ηφc

cos（αx）+kz
1-c
φc

（7-72f）

N9z =
1-c
φc

αsin（αx）+αs
φc

cos（αx）-kz
ηαs
φc

（7-72g）

N10z =
s-ηβ
ηφc

sin（αx）+c
-1
ηφc

cos（αx）+kz
1-c
φc

（7-72h）

N7y =
c-1
φc

αsin（αx）-αs
φc

cos（αx）+ky
ηαs
φc

（7-72i）

N8y =
ηβc-s
ηφc

sin（αx）+1
-c+ηβs
ηφc

cos（αx）+ky
1-c
φc

（7-72j）
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N9y =
1-c
φc

αsin（αx）+αs
φc

cos（αx）-ky
ηαs
φc

（7-72k）

N10y =
s-ηβ
ηφc

sin（αx）+c
-1
ηφc

cos（αx）+ky
1-c
φc

（7-72l）

c=cosβ， s=sinβ， φc = 2-2cosβ-ηβsinβ
α= |N / （ηEIn） | 　 　 （n= y，z） （7-73）

η= 1+ μN
GAn

　 　 （压力：N<0；拉力：N>0；n= y，z） （7-74）

β=αL= |NL2 / （ηEIn） | 　 　 （n= y，z） （7-75）

ky = 1+
μηα2EIz
GAy

（7-76a）

kz = 1+
μηα2EIy
GAz

（7-77a）

式中　 Ay———截面 y 轴方向受剪面积；
Az———截面 z 轴方向受剪面积；

Iy、 Iz———分别绕 y 轴和 z 轴的截面惯性矩；
L———杆单元长度。

其受拉单元的稳定插值函数为

N3n =
1-chβ
φt

ch（αx）+shβ
φt

sh（αx）-ηshβ
φt

αx-1
-chβ
φt

　 　 （n= y，z）　 　 　 　 　 　 （7-78a）

N4n =
shβ-ηβchβ

ηαφt
ch（αx）+1

-chβ+ηβshβ
ηαφt

sh（αx）+1
-chβ
ηαφt

ηαx+ηβchβ
-shβ

ηαφt
（7-78b）

N5n =
chβ-1
φt

ch（αx）-shβ
φt

sh（αx）+ηshβ
φt

αx+1
-chβ
φt

（7-78c）

N6n =
ηβ-shβ
ηαφt

ch（αx）+chβ
-1

ηαφt
sh（αx）+1

-chβ
ηαφt

ηαx-ηβ
-shβ

ηαφt
（7-78d）

N7z =
1-chβ
φt

αsh（αx）+shβ
φt

αch（αx）-kz1
ηαshβ
φt

（7-78e）

N8z =
shβ-ηβchβ

ηφt
sh（αx）+1

-chβ+ηβshβ
ηφt

ch（αx）+kz1
1-chβ
φt

（7-78f）

N9z =
chβ-1
φt

αsh（αx）-shβ
φt

αch（αx）+kz1
ηαshβ
φt

（7-78g）

N10z =
ηβ-shβ
ηφt

sh（αx）+chβ
-1

ηφt
ch（αx）+kz1

1-chβ
φt

（7-78h）

N7y =
1-chβ
φt

αsh（αx）+shβ
φt

αch（αx）-ky1
ηαshβ
φt

（7-78i）

N8y =
shβ-ηβchβ

ηφt
sh（αx）+1

-chβ+ηβshβ
ηφt

ch（αx）+ky1
1-chβ
φt

（7-78j）

N9y =
chβ-1
φt

αsh（αx）-shβ
φt

αch（αx）+ky1
ηαshβ
φt

（7-78k）
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N10y =
ηβ-shβ
ηφt

sh（αx）+chβ
-1

ηφt
ch（αx）+ky1

1-chβ
φt

（7-78l）

ky1 = 1-
μηα2EIz
GAy

（7-76b）

kz1 = 1-
μηα2EIy
GAz

（7-77b）

这些稳定插值函数， 计入了由于轴力和剪力的存在引起单元弯曲刚度的变化， 而且是由

梁柱单元微分方程直接求解而得， 能精确反映梁柱单元的变形情况。 当轴力很小时， 稳定插

值函数的数值会不稳定。 为了回避这种情况， 同时也为了避免对压力和拉力采用不同的表达

式， 可按 Goto 和 Chen[24]的方法， 采用 Π 级数或台劳级数来简化这些稳定插值函数。 本书

选用更为简单方便的可考虑剪切变形影响的三次多项式插值函数， 其轴向位移和扭转角仍选

用线性函数插值， 即

N3n = 1-ξ+Kn（ξ-3ξ2+2ξ3）　 　 （n= y，z） （7-79a）
N4n =[ξ-ξ2+Kn（ξ-3ξ2+2ξ3）]·L / 2 （7-79b）
N5n = ξ-Kn（ξ-3ξ2+2ξ3） （7-79c）
N6n =[-ξ+ξ2+Kn（ξ-3ξ2+2ξ3）]·L / 2 （7-79d）
N7n = -6Kn（ξ-ξ2） / L （7-79e）
N8n = 1-ξ-3Kn（ξ-ξ2） （7-79f）
N9n = 6Kn（ξ-ξ2） / L （7-79g）
N10n = ξ-3Kn（ξ-ξ2） （7-79h）

ξ= x / L （7-80）

Ky =
1

1+
12EIz
GAyL2

（7-81）

Kz =
1

1+
12EIy
GAzL2

（7-82）

Liew 等人[3]在使用不考虑剪切变形影响的稳定插值函数和不考虑剪切变形影响的三次

多项式插值函数， 按一单元 /构件的方法分析后， 认为： 当 | P / Pe | ≤0. 82 时 （Pe =π2EIn / L2，
为欧拉临界力）， 两种方法的最大误差不超过 5%， 这一误差值是钢结构工程界所允许的。 因

此， 可以认为插值函数的这种替代是可行的实用的。
注意： 对于二维分析， 只需在上述插值函数中， 将对 z 轴的插值函数和对 x 轴的扭转角

插值函数置零即可。
7. 2. 2. 6　 三维梁柱单元的几何非线性刚度方程

1. 局部坐标系下的单元刚度方程的建立

将单元截面内力用其杆端力表示， 即

Fx =Fxk 　 　 　 　 　 　 　 　 （7-83a）
Fy = -（Mzj+Mzk） / L （7-83b）
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Fz = -（Myj+Myk） / L （7-83c）
Mx =Mxk （7-83d）
My = -Myj（1-x / L）+Myk（x / L） （7-83e）
Mz = -Mzj（1-x / L）+Mzk（x / L） （7-83f）

将式 （7-68a～ f） 与式 （7-83a～ f） 代入单元的虚功增量方程式 （7-34）， 并利用虚位移

的任意性， 可得严格三维梁、 柱单元的几何非线性弹性刚度方程， 即

[knet]{Δu} ={Δf}　 　 （n=g，c） （7-84）
{Δf} ={ 2 f}-{ 1 f}

式中　 [knet]———12×12 阶的三维梁、 柱单元的弹性切线刚度矩阵；
{Δu}———三维梁柱单元的节点位移增量向量；
{Δf}———三维梁柱单元的节点力增量；
{ 2 f}———增量步末的三维梁柱单元的节点荷载向量；
{ 1 f}———增量步开始时的已平衡节点力向量。

其弹性切线刚度矩阵可表示为

[knet] =EA[K110
uxux]+EIy[K

110
θyθy]+EIz[K

110
θzθz]+GJx[K

110
θxθx]+

Fxk（[K110
uxux]+[K

110
uyuy]+[K

110
uzuz]+Fxk i2y[K110

θyθy]+Fxk i2z [K110
θzθz]+

Fxk i20[K110
θxθx]+GAy（[K110

uyuy]-[K
010
θzuy]-[K

100
uyθz]+[K

000
θzθz]）+

GAz（[K110
uzuz]+[K

010
θyuz]+[K

100
uzθy]+[K

000
θyθy]）+Mxk iyx（[K100

θyθz]+[K
010
θzθy]）-

Mxk izx（[K100
θzθy]+[K

010
θyθz]）+

Myj+Myk

L
（[K100

uxθy]+[K
010
θyux]+[K

100
uyθx]+[K

010
θxuy]+

[K111
uxθy]+[K

111
θyux]-[K

111
uyθx]-[K

111
θxuy]-

Myj[K110
uxθy]+[K

110
θyux]-[K

110
uyθx]-[K

110
θxuy]+

Mzj+Mzk

L
（[K100

uxθz]+[K
010
θzux]-[K

100
uzθx]-[K

010
θzuz]+[K

111
uxθz]+[K

111
θzux]-[K

111
uzθx]-[K

111
θxuz]）+

Mzj（[K110
uxθz]+[K

110
θzux]-[K

110
uzθx]-[K

110
θxuz]） （7-85）

i20 =（ Iy+Iz） / A，i2y = Iy / A，
i2z = Iz / A，iyx = Iy / Jx，izx = Iz / Jx

[Kstv
gh] = ∫

L

0

ds[Ng] T

dxs
dt[Nh]

dxt
xvdx （7-86）

其中， 下标 g 和 h 表示位移 ux、 uy、 uz、 θx、 θy、 θz； 上标 s 和 t 表示对位移插值函数 [N]
求导的阶数； v 则表示以 x 为底的幂函数的次数。

方程式 （7-85） 所表示的刚度矩阵中带横线的项主要表示单元轴向变形和 （或） 剪切

变形对单元刚度矩阵的贡献， 这些项在 JYR Liew 等人[3]和 J Remke 等人[19]的研究成果中都

未曾反映过。 因为他们研究都没有考虑单元轴向变形和剪切变形对结构的影响。 式 （7-85）
全面反映了轴向变形、 剪切变形、 双向弯曲和扭转及其耦合项对单元刚度矩阵的贡献。 因

此， 用该矩阵可以准确预测结构的失稳模态与稳定承载力。
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注： 对于二维分析， 只需在上述插值函数中， 将对 z 轴的插值函数和对 x 轴的扭转角插

值函数置零， 并在矩阵中去掉相应的行和列即可。
将式 （7-68a～ f） 与式 （7-83a～ f） 代入式 （7-35）， 可得增量步开始时的已平衡节点力

向量， 可表示为

{ 1 f} =Fxk[K10
ux] T+

Myj+Myk

L
（[K10

uz ]
T+[K00

θy ]
T+[K11

θy ]
T）-Myj[K10

θy ]
T-

Mzj+Mzk

L
（[K10

uy]
T-[K00

θz ]
T-[K11

θz ]
T）-Mzj[K10

θz ]
T+Mxk[K10

θx ]
T （7-87）

[Ksv
g ] T =∫

L

o

ds[Ng] T

dxs
xvdx （7-88）

变量意义同式 （7-86）。
2. 三维梁柱单元在整体坐标系下的单元刚度方程

上述根据有限变形理论所建立的三维梁柱单元的增量刚度方程式 （7-84）， 是在当前时

刻 T 的局部坐标系上建立的， 而单元的局部坐标系随着结构变形， 其位置和方向随之而不

断变化， 如图 7-10 所示。 为了便于结构整体刚度方程的组装， 必须求出连续变化的任意时

刻 T 的单元局部坐标系到结构整体坐标系的转换矩阵， 才能组装成总体平衡方程， 即结构

整体刚度方程。
对于转换矩阵的推导问题， 由于采用通常的方向余弦表达方式进行坐标变换获得转换矩

阵方法的前提是小位移假定， 而小位移假定又不太符合结构高等分析的前提条件， 因此为适

应结构高等分析的要求， 本书采用空间解析几何矢量积与欧拉角概念相结合的方法进行坐标

图 7-10　 坐标变换关系

变换来推导其转换矩阵， 其具体过程如下。
图 7-10 示出了坐标变换矩阵与几何变化之间的

关系。 图中 （X、 Y、 Z） 表示结构的整体坐标系； 矩

阵 [ 0
gR] 表示从初始未变形状态 Ω（0） 的单元局部坐

标系到结构整体坐标系的转换阵； 矩阵 [ T
0R] 表示

从 Ω（T）状态的单元局部坐标系到 Ω（0） 状态的单元局

部坐标系的转换阵； 矩阵 [ T+ΔT
　 　 T R] 表示从 Ω（T+ΔT）状

态的单元局部坐标系到 Ω（T） 状态的单元局部坐标系

的转换阵； 矩阵 [ T
gR] 表示从 Ω（T） 状态的单元局部

坐标系到结构整体坐标系的转换阵， 矩阵 [ T+ΔT
　 　 g R]

表示从 Ω（T+ΔT） 状态的单元局部坐标系到到结构整体

坐标系的转换阵。
图 7-10 还意味着存在下列关系

[ T
0R] =[ 　 　 T

T-ΔTΔR]　 [ T-ΔT
T-2ΔT ΔR]…[ 1

0ΔR]

=[ 　 　 T
T-ΔTΔR][ T-ΔT

　 　 0R] （7-89）

[ T
gR] =[ T

0R][ 0
gR] （7-90）

[ T+ΔT
　 　 g R] =[ T+ΔT

　 　 TΔR][ T
gR] （7-91）
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以当前时刻 T 为参考构形的三维梁柱单元局部坐标系到结构整体坐标系的转换矩阵

[ T
gR] 可由空间解析几何确定， 可以写成

[ T
gR] =diag [[ t

gr]，[ t
gr]，[ t

gr]，[ t
gr] ] （7-92a）

令三维梁柱单元 T 时刻两端节点在整体坐标系下的坐标为 a（ tX1，tY1，tZ1）， b（ tX2，tY2，tZ2），
则此时的杆长tL 为

tL= （ tX2-tX1） 2+（ tY2-tY1） 2+（ tZ2-tZ1） 2 （7-93）
若令tθx，tθy，tθz 为 t 时刻的单元坐标系与整体坐标系的夹角， 则有

costθx≜ctθx =（ tX2-tX1） / tL
costθy≜ctθy =（ tY2-tY1） / tL
costθz≜ctθz =（ tZ2-tZ1） / tL （7-94）

根据空间解析几何矢量积， 可导得 [ t
gr]， 从而可得 [ T

gR]。 其矩阵 [ t
gr] 为

[ t
gr] =

ctθx
-ctθxctθy

（ctθx） 2+（ctθz） 2

-ctθz
（ctθx） 2+（ctθz） 2

ctθy （ctθx） 2+（ctθz） 2 0

ctθz
-ctθyctθz

（ctθx） 2+（ctθz） 2

ctθx
（ctθx） 2+（ctθz） 2

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓〓

（7-95）

若 ctθy = 1， [ t
gr] 则可用下式取代

[ t
gr] =

0 -1 0
1 0 0
0 0 1

〓

〓

〓
〓
〓〓

〓

〓

〓
〓
〓〓

（7-96）

至此， 确定了以某一固定时刻 T 的单元局部坐标系到结构整体坐标系间的转换矩阵 [ T
gR]。

由于单元的局部坐标系随着结构变形， 其位置和方向随之而不断变化。 为了获得连续变

化的任何时刻的单元局部坐标系到整体坐标系的转换矩阵， 必须确定时刻 T+ΔT 的单元局部

坐标系到时刻 T 的单元局部坐标系间的转换矩阵 [ T+ΔT
　 　 TΔR]， 可表示为

[ T+ΔT
　 　 TΔR] =diag[[ tΔr]，[ tΔr]，[ tΔr]，[ tΔr]] （7-97）

为了形成坐标增量转换阵 [ T+ΔT
　 　 T ΔR]， 可以采用欧拉角的办法来处理， 而要求得欧拉

角， 则先要求出在 Ω（T） 状态单元局部坐标系下度量的位移增量， 然后计算出相对位移增

量， 即

ΔUba
m =ΔUb

m-ΔUa
m 　 　 （m= x，y，z 或 1，2，3 ） （7-98）

这些相对位移增量将用来计算欧拉角， 详细情况如图 7-11a、 b 所示， 图中 （ Tx，Ty，T z）
表示 Ω（T）状态单元的局部参考坐标系。 先让坐标系绕Ty 轴转动 α 角， 然后绕 t 轴转动 β 角，
则参考坐标系就变成 （ r， s， t）， 其中， r 轴为 Ω（T+ΔT ）状态杆端 a 和 b 的连线， 而 s 轴和 t
轴仅位于与 r 轴垂直的平面内。 最后让坐标系 （ r， s， t） 绕 r 轴转动 γ 角， 以便使 s 轴和 t
轴与 Ω（T+ΔT）状态横截面的主轴一致。 Ω（T）状态的单元局部参考坐标系 （ Tx，T y，T z） 经过转

动欧拉角 （α， β， γ） 后就得到 Ω（T+ΔT）状态的局部参考坐标系 （ （T+ΔT） x，（T+ΔT） y，（T+ΔT） z）。
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图 7-11　 梁柱单元大位移状态的坐标轴转动

a） 第一步　 b） 第二步

由上描述可知， 转动欧拉角实质上分为图 7-11a 和图 7-11b 两步进行， 因此， 矩阵

[ tΔr] 也可分解为矩阵 [ tΔr1] 和矩阵 [ tΔr2] 两部分， 即

[ tΔr] =[ tΔr1][ tΔr2] （7-99）
根据前面所述的转换过程， 当转动 α 和 β 角后， 转换矩阵 [ tΔr1] 可如下计算 （图 7-11a）

[ tΔr1] =
cosαcosβ sinβ sinαcosβ
-cosαsinβ cosβ -sinαcosβ

-sinα 0 cosα

〓

〓

〓
〓
〓〓

〓

〓

〓
〓
〓〓

（7-100）

转角 α 和 β 可按下列各式计算

cosα=
TL+ΔUba

x

Lab
（7-101）

cosβ=
Lab

（T+ΔT） L
（7-102）

式中　 TL———Ω（T）状态时杆单元的长度。
Lab =[（ TL+ΔUba

x ） 2+（ΔUba
z ） 2] 1 / 2 （7-103）

T+ΔTL=[（Lba） 2+（ΔUba
y ） 2] 1 / 2 （7-104）

当转动 γ 角后， 转换矩阵 [ tΔr2] 为 （图 7-11b）

[ tΔr2] =
1 0 0
0 cosγ sinγ
0 -sinγ cosγ

〓

〓

〓
〓
〓〓

〓

〓

〓
〓
〓〓

（7-105）

式中　 γ———Ω（T）状态杆单元绕 r 轴的刚体转动， 取为转角增量rΔθax 和rΔθbx 的平均值， 左下

角标 r 表示转角的参考轴。 因此， 刚体转动 γ 可按下式计算

γ = ∑
3

m = 1
[ tΔr1（1，m）（ rΔθam + rΔθbm）] / 2 （7-106）

式中　 tΔr1 （1， m） ———转换矩阵 [ tΔr1] 的第 1 行第 m 列的元素。
将式 （7-100）、 式 （7-105） 代入式 （7-99） 可得各对角子块阵
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[ tΔr] =

Δr11 Δr12 Δr13
Δr21 Δr22 Δr23
Δr31 Δr32 Δr33

〓

〓

〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓

（7-107）

Δr11 =cosαcosβ　 　 　 　 　 　 　 　 　
Δr12 =sinβcosγ-sinαcosβsinγ
Δr13 =sinβsinγ+sinαcosβcosγ
Δr21 = -cosαsinβ
Δr22 =cosβcosγ+sinαcosβsinγ
Δr23 =cosβsinγ-sinαcosβcosγ
Δr31 = -sinα
Δr32 = -cosαsinγ
Δr33 =cosαcosγ

至此， 坐标增量转换矩阵 [ T+ΔT
　 　 T ΔR] 即可按式 （7-97） 求得。 结合前述按式 （7-92）

已确定的以某一固定时刻 T 的单元局部坐标系到结构整体坐标系间的转换矩阵 [ T
gR]， 进而

最终可按式 （7-91） 求得用于结构大位移非线性分析的以时刻 T+ΔT 为参考构型的单元局部

坐标系到结构整体坐标系间的更新的转换矩阵 [ T+ΔT
　 　 g R]， 即

[ T+ΔT
　 　 g R] =[ T+ΔT

　 　 TΔR][ T
gR] （7-92b）

从而三维梁柱单元在结构整体坐标系下的二阶弹性增量刚度方程可表示为

[knet] e {ΔU} e ={ΔF} e 　 　 （n=g，c） （7-108）
式中　 {ΔU} e、 {ΔF} e、 [knet] e———三维梁柱单元在结构整体坐标系下的杆端位移、 杆端力

和单元二阶弹性 （几何非线性） 切线刚度矩阵。
其中的三维梁柱单元在结构整体坐标系下的二阶弹性 （几何非线性） 切线刚度矩阵

[knet] e 为

[knet] e =[ T+ΔT
　 　 g R][knet][ T+ΔT

　 　 g R] T 　 　 （n=g，c） （7-109）
7. 2. 2. 7　 三维支撑单元的二阶弹性刚度方程

支撑是巨型钢框架结构和框架-支撑结构等体系的重要抗侧力构件， 其受力以轴向力为

主， 故在结构分析中一般把它视为二力杆[25] 。
在三维结构分析中的支撑为空间杆单元， 空间杆单元是两端为铰接节点、 只有轴向应变

的杆件， 计算中每个杆端节点仅考虑产生三个方向的线位移。
在建立三维支撑单元的刚度方程的过程中， 其关键是确定单元的刚度矩阵。 单元的刚度

矩阵有两种形式， 即直接刚度矩阵和切线刚度矩阵。 直接刚度矩阵是总荷载与总位移的对应

关系； 切线刚度矩阵是荷载增量与位移增量的对应关系。 结构的非线性分析一般采用增量形

式， 在结构稳定性分析中需要用切线刚度矩阵判别结构的各种不稳定性能， 因此本章只推导

单元的切线刚度矩阵。
杆单元刚度矩阵的推导通常采用有限元分析中最常用的能量方法， 即首先建立一个局部

坐标系， 应用拉格朗日方程写出局部坐标系中应变与位移的函数式； 将这个函数式代入应变

能表达式并由总势能的驻值条件得出单元的平衡方程， 进而求出单元的刚度矩阵。 对于小位
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移问题这种方法是行之有效的， 对于大位移问题可以认为这样推导的刚度矩阵是一个近似的

形式， 因为： 一方面， 在应变与位移的函数式中通常忽略了位移二次以上的高阶项； 另一方

面用通常的方向余弦进行节点位移的整体坐标与局部坐标的转换， 而这种转换的前提应该是

小位移假设。
为提高分析精度， 以满足结构高等分析的要求， 因此本节不采用最常用的能量方法来推

导单元刚度矩阵， 而是根据杆单元所固有的几何及受力特点， 用状态平衡方程， 在整体坐标

系下以最简捷的方法推导出空间杆单元切线刚度矩阵的精确表达式。
1. 支撑杆件的计算模型

根据支撑试验的轴力-轴向变形关系曲线， 并结合 《钢结构框架体系弹性及弹塑性分析

与计算理论》 [26]中支撑的滞回模型， 可得支撑杆件的计算模型如图 7-12 所示。

图 7-12　 支撑杆件的计算模型

在图 7-12 中， A 点为支撑受拉屈服点； B 点为支

撑受压屈曲点； C 点为压屈后承载力急剧降低所

到点。
该模型将支撑受力变形关系分为三个阶段： AOB

为弹性变形阶段①； AD 为拉伸屈服阶段②； CE 为受

压屈曲阶段③。
根据图 7-12 中支撑的受力变形关系， 可确定支

撑的变形阶段， 其判别条件[2] 为： 当 Ncr <N<Np时，
支撑处于弹性变形阶段①； 当 N≥Np时， 支撑进入拉

伸屈服阶段②； 当 N≤Ncr时， 支撑进入受压屈曲阶

段③。
2. 三维支撑单元的二阶弹性刚度方程建立

支撑是巨型钢框架结构和框架-支撑结构等体系的重要抗侧力构件， 其受力以轴向力为

主， 故在结构分析中一般把它视为二力杆。 虽然其受力简单， 但受压可能屈曲， 使得支撑轴

向力与轴向变形关系十分复杂。 为分析方便， 并结合图 7-12 中的计算模型， 特做如下基本

假定：
1） 支撑两端只受轴力， 两端连接为铰接。
2） 支撑的应力应变关系是弹性的。

图 7-13　 空间杆单元

3） 支撑受载前与拉伸屈服后均为直杆。
4） 支撑轴压力达到屈曲荷载 Pcr时， 发

生整体侧向弯曲， 但不产生局部失稳。
设支撑单元的初始状态及任意状态如图

7-13 所示。 则初始状态的杆长为

l0 = （x j-xi） 2+（y j-yi） 2+（ z j-zi） 2

（7-110）
设荷载作用下两个杆端的节点位移为

　 {U} e =[ui，vi，wi，u j，vj，w j] T （7-111）

则变形后的杆长为
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l= （x j+u j-xi-ui） 2+（y j+vj-yi-vi） 2+（ z j+w j-zi-wi） 2 （7-112）
设 θx， θy 和 θz 是变形后的杆件与整体坐标系的夹角， 即

cosθx =
x j+u j-xi-ui

l
（7-113a）

cosθy =
y j+vj-yi-vi

l
（7-113b）

cosθz =
y j+w j-zi-wi

l
（7-113c）

假设变形后的杆件仍为线弹性， 且轴向应变为常量， 则变形后的杆件张力为

T=EA l
l0

-1〓

〓
〓

〓

〓
〓 （7-114）

设荷载状态下杆端力为

{F} e =[Nix，Niy，Niz，Njx，Njy，Njz] T （7-115）
则杆端力与杆件张力之间存在下列平衡方程

{F} e =T

-cosθx
-cosθy
-cosθz
cosθx
cosθy
cosθz

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓〓

〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓〓

〓
〓
〓
〓

（7-116）

设杆件的切线刚度矩阵为 [K] 6×6， 则

Kij =
d{Fi}
d{Uj}

　 　 （ i，j= 1，2，…，6） （7-117）

参考式 （7-110） ～式 （7-116）， 由式 （7-117）， 即可求出刚度矩阵中各个元素， 从而可

得三维支撑单元在整体坐标系下的弹性刚度方程的精确表达式为

[Kbet] e{U} e ={F} e （7-118）
则空间杆单元在整体坐标系下的弹性切线刚度方程增量形式的精确表达式为

[Kbet] e{ΔU} e ={ΔF} e （7-119）

式中 [Kbet] e =
[k] -[k]
-[k] [k]

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-120）

其中 [k] =

k11 k12 k13
k22 k23

对称 k33

〓

〓

〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓

（7-121）

k11 =
EA
l0

-EA
l
（ l-cos2θx） （7-122a）

k12 =
EA
l
cosθxcosθy （7-122b）
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k13 =
EA
l
cosθxcosθz （7-122c）

k22 =
EA
l0

-EA
l
（1-cos2θy） （7-122d）

k23 =
EA
l
cosθycosθz （7-122e）

k33 =
EA
l0

-EA
l
（1-cos2θz） （7-122f）

式 （7-119） 就是空间杆单元在整体坐标系下的弹性切线刚度方程增量形式的精确表达

式， 式 （7-120） 是其二阶弹性切线刚度矩阵的精确表达式。 由于在公式的推导过程中没有

任何小位移假设， 因此在计算中节点位移可以任意大。
注： 对于二维分析， 只需在上述公式中， 将对 z 轴有关的所有项置零， 并在矩阵中去掉

相应的行和列即可。
7. 2. 2. 8　 考虑节点柔性 （半刚性连接） 对三维单元刚度矩阵的修正

结构分析中采用刚性连接或铰接连接模型， 其目的是为了简化分析和设计过程， 并不意
味着它能代表真实的结构特性。 因为， 有关梁柱节点的试验结果表明， 对于常用的节点形

式， 其弯矩和相对转角之间的关系呈非线性状态。 所以， 应对刚性连接的三维单元刚度矩阵

进行修正。
在建立半刚性连接的单元刚度矩阵时， 通常用抗转弹簧来模拟钢框架梁-柱半刚性连接

效应。 因此， 考虑半刚性连接影响的单元模型， 即为带端弹簧的混合单元。 并采用静力凝聚

法对刚性连接钢框架的梁柱单元刚度进行修正， 以建立半刚性连接梁柱单元非线性分析刚度

矩阵， 以此来反映半刚性连接的影响[1] 。
分析中， 对于梁单元， 采用单元两端增设抗转弹簧来模拟梁柱节点半刚性。 经推导可得

其在局部坐标系下的切线刚度矩阵为
[ksget] =[kget][ s] （7-123）

式中， [ s] 为考虑半刚性连接的三维梁单元的刚度修正矩阵， 其表达式为

[S] =
C jj C jk

Ckj Ckk

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-124）

[C jj] =[Ckj] =

1 0 0 0 0 0

0
4γk-2γ j+γ jγk

4-γ jγk
0 0 0 -2L（

γ j（1-γk）
4-γ jγk

）

0 0
4βk-2β j+β jβ k

4-β jβk
0 -2L（

β j（1-βk）
4-β jβk

） 0

0 0 0 1 0 0

0 0 6
L
（
β j-βk

4-β jβk
） 0

3β j（2-βk）
4-β jβk

0

0 6
L
（
γ j-γk

4-γ jγk
） 0 0 0

3γ j（2-γk）
4-γ jγk

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓

（7-125）
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[Ckk] =[C jk] =

1 0 0 0 0 0

0
4γ j-2γk+γ jγk

4-γ jγk
0 0 0 2L（

γk（1-γ j）
4-γ jγk

）

0 0
4β j-2βk+β jβk

4-β jβk
0 2L（

βk（1-β j）
4-β jβk

） 0

0 0 0 1 0 0

0 0 6
L
（
β j-βk

4-β jβk
） 0

3βk（2-β j）
4-β jβk

0

0 6
L
（
γ j-γk

4-γ jγk
） 0 0 0

3γk（2-γ j）
4-γ jγk

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓
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四个无量纲参数 γ j， γk， β j， βk 为

γ j =
L

L+
3EIz
Rszj

　 ，　 γk =
L

L+
3EIz
Rszk

β j =
L

L+
3EIy
Rsyj

　 ，　 βk =
L

L+
3EIy
Rsyk

（7-127）

考虑节点柔性性能的梁单元， 在结构整体坐标系下的切线刚度矩阵则为

[Ksget] e =[ T+ΔT
　 　 g R][kget][ s][ T+ΔT

　 　 gR] T （7-128）
对于三维柱单元和支撑单元的切线刚度矩阵， 无须修正， 即直接采用其原切线刚度矩阵。
注： 对于二维分析， 只需将上述公式中的无量纲参数 β j， βk 置零， 并去掉相应的行和

列即可。
7. 2. 2. 9　 考虑节点域变形效应对三维单元刚度矩阵的修正

虽然传统的框架分析均不考虑节点域变形的影响， 但是， 分析及试验研究表明[1] ： 节

点域常常有较大的剪力， 节点域的剪力及变形的作用对框架特性有很大的影响。 特别是在

多、 高层钢结构中， 该影响更加不容忽视。 在轴力和弯矩作用下， 节点域的变形也将对框架

的承载力和侧移产生影响。 不过， 大量的理论分析及试验研究表明， 尽管实际结构中的节点

域， 在受到周边梁及柱的弯矩、 剪力和轴力作用下， 将会同时产生伸长或缩短、 剪切和弯曲

变形， 但对结构特性影响最大的则是其剪切变形。
就目前的资料看， 有关考虑节点域变形影响的结构分析， 基本上都是针对平面框架进行

的。 为了考虑节点域变形对空间框架 （包括支撑框架） 性能的影响， 可将 Kato-Chen-Nakao
的方法[1]推广到空间支撑框架结构， 以一种较为简捷的方式导出其各单元刚度方程。

1. 节点单元

在支撑框架结构分析中， 节点域分析模型应能反映支撑轴力的影响。 因此， 节点域受力

如图 7-14 所示。 图中各作用力的方向均为各构件端反力的正向。
由静力等效原则确定节点域等效剪力之后， 根据剪应力互等定理可导出 xoz 平面节点域

剪切力矩， 按相似的方法可导出 yoz 平面节点域剪切力矩， 然后建立空间框架任一节点单元
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图 7-14　 xoz 平面节点域受力

的刚度方程为[1]

[Kp] e {ΔUp} e ={ΔFp} e （7-129）

[Kp] e =
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0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
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0 0 0 0 0 0 0 kpy
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式中　 {ΔUp} e、 {ΔFp} e———节点位移向量和节点力向量。

节点域的抗剪刚度为

kpx =Ghgyhcy tpy （7-131a）
kpy =Ghgxhcx tpx （7-131b）

式中　 hgs、 hcs、 tps、 G———节点域的高、 宽、 厚及钢材剪切模量 （ s= x， y）。
注： 对于二维分析， 只需将上述公式中对 y 有关的项置零， 并去掉相应的行和列即可。
2. 杆单元

在考虑节点域剪切变形影响的结构分析中， 其梁、 柱、 支撑单元的杆端力和杆端位移是

指作用于节点域边缘的力向量和位移向量， 而不是节点域中心的力向量和位移向量， 这将给

结构总刚的组装带来困难。 解决这一困难的途径， 通常是寻找节点中心的力向量和位移向量

与节点域边缘的力向量和位移向量的转换关系。 因此， 根据杆端与节点域的变形协调关系，
找出杆端位移与相应的节点位移间的关系后， 根据逆向法则确定杆端力与相应节点域力的平

衡关系， 并结合不考虑节点域剪切变形影响的各单元刚度方程， 可导出考虑节点域剪切变形

影响的梁、 柱、 支撑各三维单元二阶弹性刚度方程为

[Kn] e {ΔUn} e ={ΔFn} e 　 （n=g，c，b） （7-132）
[Kn] e =[Tn] T [Knet] e[Tn] （7-133）

式中　 [Tn]、 [Tn] T———表示考虑节点域剪切变形影响对梁、 柱、 支撑单元刚度矩阵的修正

矩阵及其转换阵， 见参考文献 [1]、 [2] 选用；
{ΔUn} e、 {ΔFn} e———梁、 柱、 支撑单元的节点位移和节点力向量， 见参考文献 [1]、

[2] 选用。
注： 对于二维分析， 只需将上述公式 [Tn] 中对 y 有关的项置零， 并去掉相应的行和

列即可。
7. 2. 2. 10　 结构非线性平衡方程的建立与求解

1. 结构非线性平衡方程的建立

尽管在建立了三维单元的非线性刚度方程之后， 有多种方法可将其组装成结构非线性平

衡方程， 但据有关文献介绍， 运用所谓的 “共转法” 来建立结构的非线性平衡方程是一条

准确、 简洁、 有效的途径[1] 。 “共转法” 的主要思想是： 以当前时刻的单元构形为参考坐标
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系 （局部坐标系）， 求出在该坐标系下的单元切线刚度矩阵， 然后， 通过局部坐标系与结构

整体坐标系之间的转换矩阵， 将在局部坐标系下的单元切线刚度矩阵变换成在整体坐标系下

的单元切线刚度矩阵， 最后， 把在整体坐标系下的各个单元切线刚度矩阵相互叠加， 从而形

成结构的总切线刚度矩阵。
由于在前面几节中， 已分别建立了考虑连接柔性与节点域剪切变形效应的节点单元、 三维

梁单元、 三维柱单元以及三维支撑单元在结构整体坐标系中的二阶弹性切线刚度方程。 因此，
根据 “共转法” 的思想， 按直接刚度法， 即直接 “对号入座” 地进行叠加， 可组装结构的总

刚度矩阵， 从而可获得同时考虑节点域剪切变形与梁-柱半刚性连接效应的空间框架-支撑结构

体系 （当然也适用于纯框架结构以及所有带支撑斜杆的结构体系） 的非线性增量平衡方程为

[K]{ΔU} ={ΔF} （7-134）
式中　 [K]———同时考虑节点域剪切变形与梁-柱半刚性连接效应的结构总刚矩阵， 可通过

直接 “对号入座” 地进行叠加获得， 即

[K] =∑[Kg] e+∑[Kc] e+∑[Kb] e+∑[Kp] e （7-135）
式中　 　 　 　 　 　 　 　 　 ∑———对所给自由度相应的刚度系数进行组装；

[Kg] e、 [Kc] e、 [Kb] e、 [Kp] e———梁、 柱、 支撑、 节点单元在结构整体坐标系下的刚度矩阵。
2. 结构非线性平衡方程的求解方法与迭代策略

按照几何、 材料、 边界非线性理论建立的结构最后方程组是非线性的。 求解这些非线性

方程组是结构非线性分析的一个重要部分。 一般来讲， 对结构进行非线性分析的目的， 主要

是掌握结构屈曲或屈服前、 后的性能。
为了研究结构屈曲或屈服前、 后的性能， 必须研究结构非线性全过程分析的平衡路径。

屈服前的结构反应分析并不十分复杂， 它只是一个常规的非线性迭代问题， 目前这一课题的

研究已经非常成熟了； 相比之下， 屈服后的路径跟踪则要复杂得多， 问题的难点在于临界点

（极值点） 附近刚度矩阵接近奇异， 使迭代难于收敛， 对于像高层、 超高层钢结构这类具有

大量自由度的复杂结构体系更是如此。 因此， 这一问题应该成为研究重点。
关于这一问题， 作者迄今为止所收集到的国内外文献表明， 大都是在进行迭代计算方法

上的研究， 提出了这样或那样的一些计算方法， 做了这样或那样的改进。 比较有代表性的非

线性问题求解方法可分为： 荷载控制法、 位移控制法、 弧长控制法和做功控制法四大类。 虽

然还有许多其他求解非线性问题的方法， 但是作者认为， 其中大多数都只是由这四种方法加

以推广和变化而来。
荷载控制法也许是非线性分析最老的方法。 该法根据迭代与否， 又可分为简化增量法

（无须迭代） 与牛顿-拉夫逊荷载增量法 （Incremental Newton-Raphson Method） （需迭代）。
简化增量法的主要优点是使用简单， 此外， 该法可以用来跟踪算出荷载-挠度曲线的卸

荷段。 其具体处理方法是， 在结构的非线性方程求解过程中， 当刚度矩阵不再为正值时， 在

刚度方程中采用负荷载增量就可求得卸荷段。 这种方法的主要缺点是， 由于不用迭代， 会使

计算平衡路径与实际平衡路径之间的误差发生累积。 这种所谓漂移误差在高次非线性体系中

会变得很大。 为了减小漂移误差， 建议在每级荷载增量中， 使用迭代方法， 校正结构体系的

外力与内力之间存在的差值。 进行这种迭代， 最方便的办法是牛顿-拉夫逊荷载增量法。 因

此， 屈曲前的结构非线性有限元分析通常都采用牛顿-拉夫逊荷载增量法。 该方法通过线性

逼近和反复迭代使计算收敛于平衡路径。 与简化增量法相比， 牛顿-拉夫逊荷载增量法的显



　 现代高层钢结构分析与设计　192　　

著优点是漂移误差可大大减少或消除。 但由于在临界点附近结构刚度矩阵接近奇异， 迭代不

易收敛， 因此无法计算屈曲后的荷载反应。
关于屈曲后的反应分析， Sharifi 和 Popov[29]曾提出用人工弹簧法 （artificial spring meth-

od）， 即在结构中人为地加入一个线性弹簧， 使结构强化， 从而使结构刚度矩阵在整个加荷

过程中始终保持正定， 这样就可以用通常的荷载增量法进行结构的全过程分析。 对于简单结

构， 如果仅仅需要一个弹簧， 且当屈曲前、 后结构的刚度变化不是特别大时， 这种方法是很

有效的。 然而， 从数学观点来看， 对于多自由度体系， 当需要多个弹簧时， 这种方法就不适

用了。 后来， Batoz 和 Dhatt[30]又提出了用位移增量来控制荷载步长， 即位移增量法 （ incre-
mental displacement algorithm）。 在该方法中， 选择 N 维位移向量中的某一分量作为已知量，
而荷载作为变量， 用位移变化来控制荷载步长。 在此之前， 曾有一些学者也提出过位移增量

法， 但都不够完善， 或者是刚度矩阵不对称， 或者是没有迭代的一步近似求解。 Batoz 和

Dhatt 则提出了用两个位移向量的同时求解技术， 从而可以在迭代过程中保持原来刚度矩阵

的对称性。 实践证明， 这种方法对结构的荷载-位移全过程分析是非常有效的， 能够很顺利

地通过极限点 （这是因为， 该法是在定值的位移上进行迭代， 而不是像荷载控制法那样在

定值荷载上进行迭代）。 但在计算中所选择的控制位移必须一直增大， 如果出现减小的情

况， 则迭代不收敛， 计算终止。 对于某些复杂结构， 要想选择好控制位移分量并不容易， 因

此这种方法也有其局限性。
Wempner 和 Riks[31] 同时分别提出了一个非常新颖的非线性求解方法， 称为弧长法

（arc-length method）。 该方法将荷载系数和未知位移同时作为变量， 引入一个包括荷载系数

的约束方程， 用曲线弧长来控制荷载步长。 该方法对于处理结构屈曲后的荷载反应分析更为

有效 （特别是位移减小的情况）。 而 Ramn[32]和 Crisfield[33-35]则巧妙地把上述两种方法结合

起来， 用球面弧长代替 Riks 的切面弧长， 并利用 Batoz 和 Dhatt 的两个位移向量的同时求解

技术， 提出了便于有限元计算的球面弧长法 （ spherical arc-length method）。 在此基础上，
Crisfield 又进一步提出了柱面弧长法 （ cylinderical arc-length method）， 该方法似乎更简洁、
更有效。 实际数值算例表明， 在各种弧长法中， 柱面弧长法具有较强的适应性。

做功控制法由 Karamanlidis 等[36] （1980） 和 Yang[37] （1984） 各自分别建立。 正如它

的名称所示， 其求解过程中， 有关选择第 i 级荷载的荷载增量 λ1
i ， 以及为消除平衡误差， 确

定该级荷载内随后各次迭代的荷载增量系数 λ j
i（ j>1）， 都以功的概念为依据。 计算中用面积

增量 （做功增量） 来确定加载步长。 与弧长控制法一样， 做功控制法也可用于求解有极值

点、 突跳特征的问题[38] 。
《钢结构高等分析理论与实用计算》 [1]中的程序， 收编了上述荷载控制法、 位移控制法、

弧长控制法和做功控制法四大类中的所有求解方法， 并具有三次多项式插值函数单元、 PEP
单元[10]和稳定插值函数三种单元模式的三维单元的二阶弹性和二阶弹塑性切线刚度矩阵，
供结构分析时选择。

关于非线性全过程分析的理论和方法问题， 国内外文献较多， 研究重点是屈曲后路径的

跟踪方法问题。 人们针对如何解决由于临界点刚度矩阵奇异、 屈曲后的刚度矩阵非正定而引

起的问题， 提出了各种路径跟踪的迭代计算方法。 但迄今看到的文献在提出了这样或那样的

方法以后， 大都只是用一些比较简单的算例来验证这些方法， 很少看到具有大量自由度的

（即由大量杆件和节点组成的） 大型算例或实际复杂结构的全过程分析的例子。 沈世钊和陈
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昕[38]在进行大量的计算后认为， 由简单结构过渡到复杂结构的全过程分析， 这中间不只是

量的变化， 而是一个性质上的飞跃。 因为对于简单结构体系而言， 影响迭代收敛和路径跟踪

的很多因素 （如计算累积误差、 矩阵病态、 计算的 CPU 时间等问题） 显得并不突出， 因此

似乎路径跟踪的计算方法变成为一个主要问题， 于是人们把主要精力都用在计算方法的研究

上。 但对于复杂结构体系的全过程分析而言， 仅仅靠计算方法可能仍然无能为力。 为了保证

迭代的实际收敛性， 非线性有限元分析理论表达式的精确化、 灵活的迭代策略、 一些计算控

制参数的合理选择， 同样起到十分关键的作用。 他们总结出有两个因素对于计算的成败起到

极其关键的作用： 一是计算的累积误差问题； 二是计算的 CPU 时间问题。
就第一个问题而言， 一方面结构的自由度越多， 计算的累积误差就越大， 另一方面随着

计算步数的增加， 计算的累积误差也在不断增加。 在很多情况下， 所谓矩阵病态问题实际上

是由过大的累积误差引起的。 对于多自由度复杂体系来说， 在临界点附近正是由于这些累积

误差的干扰才使得迭代难于收敛。 就第二个问题而言， 众所周知， 结构的非线性全过程分析

是相当耗费机时的， 因为需要很多计算点才能完整地描绘出结构的全过程荷载-位移曲线，
而每一个计算点都是经过反复迭代得到的。 因此， 为了有效地利用每一个计算点， 需要在计

算中自动地调节计算步长 （例如在线性阶段步长自动增加， 在临界点附近步长自动减小）。
否则不难想象， 如果没有一个好的自动变步长的控制方程及一些有效的控制参数， 对成千上

万自由度的结构进行荷载-位移全过程分析是很难实现的。
针对上述问题， 在正确选择计算方法的基础上， 结合 《高层建筑钢结构巨型框架体系

的高等分析理论及其实用计算》 [2]所介绍的迭代收敛准则、 极值点的判别准则、 极限荷载的

确定方法、 结构分析的破坏准则等相关迭代策略， 我们提出了严格地控制迭代收敛值、 适合

的变步长计算公式、 临界点附近迅速加密计算点等一系列措施， 以使结构非线性全过程分析

能够顺利完成的求解方法。
换言之， 对于本节所建立结构非线性平衡方程， 宜用牛顿-拉夫逊荷载增量法 （简称 NR

荷载增量法） 进行屈曲前的结构平衡路径跟踪， 用位移增量法或弧长法进行近极值点和屈

曲后分析， 以确定结构的极限承载力。 用位移收敛准则来控制迭代精度。
遵循上述原则， 迭代求解式 （7-134）， 可获得结构的节点位移， 然后将其代回单元刚度

方程并求解， 可获得构件内力。

7. 2. 3　 三维结构的二阶非弹性分析

结构非线性分析的有限单元法是在线性分析有限单元法的基础上发展起来的。 一般说

来， 非线性有限单元法有三个重要组成部分： 其一是单元模式； 其二是描述杆件变形的坐标

系理论； 其三是非线性平衡方程的求解方法。 对于结构分析而言， 最重要的是单元模式， 若

单元模式选择不当， 再高的计算精度也是无益于实际工程问题解决的。
前已述及， 钢结构在荷载作用下可能将既呈现几何非线性又呈现材料非线性状态。 第

7. 2. 2 节中已经讨论了非线性有限单元法中描述杆件变形的坐标系理论并提出了几何非线性

分析的单元模式， 本节将解决材料非线性分析的单元模式问题。
一般说来， 结构呈现的材料非线性响应主要可由下述一些因素引起：
1） 塑化效应， 即由于工程材料非线性的本构关系， 引起材料的塑性沿着杆件横截面高

度和杆件长度方向逐渐发展的现象。
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2） 半刚性连接的非线性变形和节点域的剪切变形。
3） 多维塑性效应， 即轴向力对于杆件横截面弯矩-轴力-曲率 （M-N-Φ） 关系曲线和塑

性极限弯矩的影响。
4） 杆件残余应力。
5） 杆件屈服面的弹性卸载。
对于材料非线性分析的单元模式问题， 作者通过查阅国内外大量的研究文献发现， 尽管

国内外学者提出了对于材料非弹性分析的多种单元模型， 但大致可归纳为： 塑性区模型

（plastic zone method）、 塑性铰模型 （plastic hinge method） 及精化塑性铰模型 （refined plastic
hinge method） 三大类。 其中的塑性区模型是被公认的最能综合考虑非线性性能要求和结构

物理属性的方法。 该法是将构件离散成若干单元， 并将构件的横截面离散成若干网格， 通过

直接跟踪沿构件横截面和长度方向上大量分布的积分样点的应力-应变响应来监测塑性的发

展和描述复杂的非线性效应。 这种方法可以直接模拟实际的残余应力与几何缺陷分布及其对

稳定性和强度的影响， 其求解结果常被视为精确解， 但由于计算工作量非常巨大， 对于大型

复杂结构的求解更为突出， 从而导致实际工程应用中的困难。 塑性铰模型虽然计算简单， 效

率高， 但由于该模型假定塑化集中在零长度的塑性铰处， 它既不能考虑塑性沿构件截面的扩

展和沿构件长度方向的扩展， 也不能考虑残余应力的影响， 因此， 它不能跟踪塑性渐变的全

过程， 更不能准确预测结构的极限承载力， 计算精度差， 与结构高等分析的要求有一定的差

距。 精化塑性铰模型是基于二维塑性铰模型改良而得， 该法采用截面刚度退化函数 （其刚

度退化的程度由构件所受的轴力和弯矩控制） 来描述塑性铰形成过程中的截面逐渐屈服，
因此， 该法可以考虑塑性沿构件截面的扩展， 但仍未考虑塑性沿构件长度方向发展， 其计算

精度虽较传统的塑性铰模型的要高， 但不如塑性区模型的计算结果， 而且该法目前主要用于

二维结构分析， 至今尚未见到用于严格三维分析的报道[1] 。
由于本书的工作主要是探讨包括多、 高层钢结构这类大型复杂结构在内的钢结构的高等

分析方法， 因此， 所选模型必须具有较高的精度， 以便满足结构高等分析的要求； 同时， 又

不过多增加结构的计算工作量， 以便于实际应用。 对此， 本节以国内外关于框架结构非线性

分析理论的计算方法为背景， 根据框架结构在加载试验中表现出来的塑性铰形成机理， 提出

一种既能反映塑性在构件截面扩展， 又能反映塑性沿构件长度方向 （轴向） 扩展的结构二

阶非弹性分析的简化塑性区 （simplified plastic zone） 单元模型 （简称 SPZ 模型）； 通过引入

单元截面弹塑性影响因子 ps 和轴向弹塑性影响因子 pa， 根据有限变形理论和 Prandtl-Reuss
理论， 建立三维梁柱单元在局部坐标系下的二阶非弹性 （双重非线性） 增量刚度方程； 最

后引入欧拉角概念， 将其转化为在结构整体坐标系下的刚度方程。 这种方法可用于三维结构

的二阶非弹性大位移分析。
7. 2. 3. 1　 基本假定

钢框架和钢筋混凝土框架的大量实验结果和理论分析表明：
1） 塑性铰一般总在梁柱节点附近或集中荷载的作用截面或均布荷载作用区段的中部形成。
2） 杆件横截面的屈服是塑性沿着截面高度逐渐发展的过程， 并且塑性也将沿杆件长度

逐渐发展。
3） 杆件材料的本构关系可用截面的 M-N-Φ 关系曲线表示。
根据上述前两个基本事实， 只要合适地划分单元， 就可使塑性铰只在杆件两端截面出现，
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并将杆件的塑性变形集中在杆端具有一定长度的局部区域， 从而简化结构非线性分析的复杂性，
减少计算时间和费用。 而第三个基本事实， 使在有限元数值分析中有可能确定弯矩增量和曲率增

量的关系， 并用增量法求解。 鉴于此， 并结合多、 高层钢结构的特点， 特作如下基本假定：
1） 构件是等截面的， 且双轴对称。
2） 变形前与构件中线垂直的平截面变形后仍为平面， 但不必再与变形后的中线垂直。
3） 杆件的塑性仅出现在杆端附近的局部区域， 并只在杆端形成有一定转动能力的塑性铰。
4） 采用大位移小应变理论。
5） 构件截面无局部屈曲和翘曲变形。
6） 节点域中以剪切变形为主， 因此忽略其轴向、 弯曲变形； 支撑斜杆的轴力由与其相

交节点处柱翼缘和横向加劲肋 （或梁翼缘） 共同承担； 忽略节点板域平面外的受力及变形

影响； 空间框架中两正交方向节点域的剪切变形各自独立。
7. 2. 3. 2　 三维梁柱单元的简化塑性区模型

众所周知， 当结构中构件的杆端弯矩超过屈服弯矩后， 截面最外边缘纤维首先屈服， 随

着弯矩的增大， 屈服区域逐渐向截面中心和杆长方向发展， 截面刚度逐渐下降， 而且沿杆长

各截面的截面刚度下降程度还不一致， 呈现出弹塑性状态的材料非线性。 随着弯矩的进一步

增大， 屈服区域进一步发展， 直至截面完全屈服， 形成塑性铰。 这就是实际结构中的构件塑

性发展全过程。 因此， 为了使结构的分析结果能够尽量反映结构的实际受力情况， 在材料非

线性有限元分析中所建立的单元模型， 应能尽量真实地反映构件的这种实际的塑性发展过

程。 这就是本章解决材料非线性分析的单元模式问题的指导思想。
丁洁民、 沈祖炎[7]在对多种 H 型钢的截面弯矩 M 与截面有效惯性矩 Ie之间的关系进行

分析计算后认为， 处于弹塑性阶段的杆件， 当弯矩为线性分布时， 其有效弹性惯性矩沿杆长

也为线性分布。 因此， 在遵循上述解决材料非线性分析的单元模式问题的指导思想的前提

下， 结合第 7. 2. 3. 1 节的基本假定， 本书提出一种用于三维结构非线性有限元分析的简化塑

图 7-15　 梁柱单元 SPZ 模型

性区 （SPZ） 模型， 如图 7-15 所示。
它由两类区域组成， 即位于中部的

弹性区和位于两端的变长度弹塑性

区。 其弹塑性区长度 （其值在杆件

两端可能不等） 可由杆件的弯矩分

布图和截面屈服弯矩值， 根据单元

区段的剪力平衡条件确定。
在材料非线性有限元分析中， 通过引入单元截面弹塑性影响因子 ps 和杆轴向弹塑性影

响因子 pa 来分别考虑塑性沿截面和杆轴方向扩展的影响。 在杆端力增量作用下， 只要确定

了弹塑性区段的刚度和长度， 即可建立 SPZ 单元模型的刚度矩阵[1] 。
7. 2. 3. 3　 三维单元的屈服函数

设已建立三维单元截面显函数形式的屈服面方程为

F（n，my，mz，mx）= 0 （7-136）
将式 （7-136） 改为如下形式

f（n，my，mz，mx）= 1 （7-137）
若将式 （7-137） 的左端定义为三维单元的屈服函数， 即
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φ= f（n，my，mz，mx） （7-138）

n=
Fx

Fxp
，　 my =

My

Myp
，　 mz =

Mz

Mzp
，　 mx =

Mx

Mxp
（7-139）

式中　 Fx———单元所受的轴力；
My———单元所受的绕 y 轴的弯矩；
Mz———单元所受的绕 z 轴的弯矩；
Mx———单元所受的绕 x 轴的扭矩；
Fxp———单元仅受轴力的极限屈服值；
Myp———单元仅受绕 y 轴的弯矩极限屈服值；
Mzp———单元仅受绕 z 轴的弯矩极限屈服值；
Mxp———单元仅受绕 x 轴的扭矩极限屈服值。

图 7-16　 力状态空间分割

A—弹性区　 B—弹塑性区　 C—强化区

式 （7-138） 是一个四维 （n， my， mz， mx） 关系

式， 不便通过一个简单的图形表示。 但是， 可以根据

《钢结构框架体系弹性及弹塑性分析与计算理论》 [26]对

扭矩的处理方法， 将其转换成三维 （ nT， myT， mzT ）
关系， 则此时的屈服函数为

φ= f（nT，myT，mzT） （7-140）

nT =
n

1-m2
x

，　 myT =
my

1-m2
x

　 mzT =
mz

1-m2
x

（7-141）
此时的屈服函数就可通过图 7-16 的三维图示表达。

初始屈服面和极限屈服面把整个力状态空间分成

三个子空间， 即弹性区、 弹塑性区和强化区 （ 图

7-16）。 其初始屈服函数值， 可按下式计算

φs =
myT+mzT+nT

My

Mys
+

Mz

Mzs
+nT

（7-142）

式中　 Mys、 Mzs———杆件仅受绕 y 轴的弯矩初始屈服值和仅受绕 z 轴的弯矩初始屈服值。
虽然极限屈服面对一个给定的截面是唯一的固定面， 但初始屈服面则随加载历程而变

化。 对于一些常用的钢构件截面， 其屈服面可以根据中性轴的位置来表达。 不过， 通常要用

多个方程加以描述， 这对于实际应用是非常不方便的。 本节对于工程中常用的 H 形和箱形

两种截面 （图 7-17、 图 7-18）， 给出其屈服面方程[1] 。
如图 7-17 所示的宽翼缘工字形截面和 H 型钢截面， 其考虑扭矩效应的屈服面方程为

m2
yT（1-n

βz
T ） αz+mαz

zT（1-n
1. 3
T ） 2-（1-n1. 3

T ） 2（1-nβz
T ） αz = 0 （7-143）

αz = 1. 2+2nT，　 βz = 2+1. 2
Aw

Af
（7-144）

式中　 Aw、 Af———工字形截面或 H 型钢截面腹板面积和翼缘板面积。
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图 7-17　 宽翼缘工字形截面 图 7-18　 薄壁箱形截面

进而根据前述对屈服函数的定义， 可得宽翼缘工字形截面和 H 型钢截面的考虑扭矩效

应的屈服函数为

φ=m2
yT（1-n

βz
T ） αz+mαz

zT（1-n
1. 3
T ） 2-（1-n1. 3

T ） 2（1-nβz
T ） αz+1 （7-145）

如图 7-18 所示的薄壁箱形截面， 其考虑扭矩效应的屈服面方程为

mα
yT（1-n

βz
T ） α+mα

zT（1-n
βy
T ） α-（1-nβy

T ） α（1-nβz
T ） α = 0 （7-146）

α= 1. 7+1. 5nT，βy = 2-0. 5 B
H
，βz = 2-0. 5 H

B
（7-147）

且要求 βy、 βz 不得小于 1. 3。
式中　 B、 H———薄壁箱形截面的宽度和高度。
进而得薄壁箱形截面的考虑扭矩效应的屈服函数为

φ=mα
yT（1-n

βz
T ） α+mα

zT（1-n
βy
T ） α-（1-nβy

T ） α（1-nβz
T ） α+1 （7-148）

上述屈服面均具有光滑性、 外凸的特点。
7. 2. 3. 4　 三维梁柱单元的截面弹塑性影响因子

定义梁柱单元截面的弹塑性参数 η 为

η=
Et

E
（7-149）

式中　 Et———任意点的切线模量；
E———材料弹性模量。

当杆件截面处于弹性阶段时 （φ<φs）， 可取单元截面的弹塑性参数 η 为

η= 1 （7-150）
当杆件截面处于塑性阶段时 （φ>φp）， 可取单元截面的弹塑性参数 η 为

η= q （7-151）
当杆件的截面处于过渡阶段时 （φs≤φ≤φp）， 可取单元截面的弹塑性参数 η 为

η= 1+（q-1）
φ-φs

φp-φs

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （7-152）

综合式 （7-150）、 式 （7-151）、 式 （7-152） 三式， 可得

η=

1 φ<φs

1+（q-1）
φ-φs

φp-φs

〓

〓
〓

〓

〓
〓 φs≤φ≤φp

q φ>φp

〓

〓

〓

〓
〓〓

〓
〓〓

（7-153）



　 现代高层钢结构分析与设计　198　　

式中　 φs、 φp———杆件的初始屈服函数值、 极限屈服函数值；
q———应变强化系数， 当不考虑材料的应变强化作用时， 取 q= 0。

为了方便后面的应用， 设截面弹塑性状态参数 γ 为

γ= 1-η （7-154）
若设在 y、 z 两主轴的分量分别为 γy、 γz， 则有

γ2 =γ2
y+γ2

z （7-155）
根据弹塑性铰的假定， 可设空间杆件截面的弹塑性影响因子与截面弹塑性状态参数 γ 间

的关系为

ps =
1-γ
γ

　 ，即　 ps =
η

1-η
（7-156）

则弹塑性影响因子与杆件曲率增量 dΦ 间存在如下关系

1-γ
γ

=
χ

dΦ
（7-157a）

或 ps =
χ

dΦ
（7-157b）

式中　 χ———比例常数。
设曲率增量在两主轴方向的增量分别为 dΦy、 dΦz， 即有

dΦ= （dΦy） 2+（dΦz） 2 （7-158）
同样截面弹塑性影响因子与曲率增量的两主轴分量也保持上述关系， 即

1-γy

γy
=

χ
dΦy

；　
1-γz

γz
=

χ
dΦz

（7-159a）

或 pys =
χ

dΦy
；　 pzs =

χ
dΦz

（7-159b）

从而由式 （7-157） 和式 （7-159）， 可得式 （7-160） 的关系式为

pys =
dΦ
dΦy

ps；　 pzs =
dΦ
dΦz

ps （7-160a）

1-γy

γy
= dΦ
dΦy

1-γ
γ

；　
1-γz

γz
= dΦ
dΦz

1-γ
γ

（7-160b）

根据 Drucker 塑性流动规则[27]有

dΦy =μ
∂φ
∂mz

dΦz =μ
∂φ
∂my

〓

〓

〓

〓
〓〓

〓
〓

（7-161）

式中　 μ———比例常数。
将式 （7-161） 代入式 （7-158）， 得

μ= dΦ

∂φ
∂mz

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ ∂φ

∂my

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
（7-162）
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将式 （7-162） 代入式 （7-161）， 得

dΦy =
∂φ / ∂mz

（∂φ / ∂mz） 2+（∂φ / ∂my） 2
dΦ

dΦz =
∂φ / ∂my

（∂φ / ∂mz） 2+（∂φ / ∂my） 2
dΦ

〓

〓

〓

〓
〓
〓

〓
〓
〓

（7-163）

将式 （7-163） 代入式 （7-160）， 得

pys =

∂φ
∂my

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ ∂φ

∂mz

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

∂φ
∂mz

ps

pzs =

∂φ
∂my

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ ∂φ

∂mz

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

∂φ
∂my

ps

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓

〓
〓
〓
〓
〓〓

（7-164a）

或

γy =
γ ∂φ
∂mz

（1-γ） ∂φ
∂mz

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ ∂φ

∂my

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+γ ∂φ

∂mz

γz =
γ ∂φ
∂my

（1-γ） ∂φ
∂mz

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ ∂φ

∂my

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+γ ∂φ

∂my

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓

〓
〓
〓
〓
〓〓

（7-164b）

由式 （7-164） 可以看出， 若
∂φ
∂mz

= 0， 则 pys = 0； pzs = ps 或 γy = 0； γz = γ， 即退化为只受 my

作用的平面杆件情形， 即此时的三维梁柱单元的截面弹塑性影响因子退化为二维梁柱单元的

截面弹塑性影响因子。
7. 2. 3. 5　 三维梁柱单元的轴向弹塑性影响因子

设杆件的弯矩 Mz 和曲率 Φz 分布如图 7-19 所示。 其中 i 端的弯矩值已超过初始屈服弯

矩值， C 点为初始屈服弯矩， iC 段即为弹塑性区段。
若单元内无分布荷载作用， 并不计由轴向力引起的附加弯矩， 则由 iC 段脱离体的平衡

图 7-19　 杆件的弯矩 Mz和曲率 Φz分布图

a） 弯矩分布图　 b） 曲率分布图
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条件可得 i 端 xoy 平面弹塑性区长度为

Lyi =
Mzi-（MzsSNzi）

Mzi+Mzj
L （7-165a）

仿上可得杆件 j 端 xoy 平面的弹塑性区长度

Lyj =
Mzj-（MzsSNzj）

Mzi+Mzj
L （7-165b）

同理可得杆件在 xoz 平面的弹塑性区长度为

Lzi =
Myi-（MysSNyi）

Myi+Myj
L （7-166a）

Lzj =
Myj-（MysSNyj）

Myi+Myj
L （7-166b）

SNyi = |Myi | / Myi 　 　 SNyj = |Myj | / Myj

SNzi = |Mzi | / Mzi 　 　 SNzj = |Mzj | / Mzj

式中　 Mys、 Mzs———计及轴力影响的杆件绕 y 轴和绕 z 轴的初始屈服弯矩；
Lym（m= i， j）———表示 xoy 平面 i、 j 端的弹塑性区计算长度；
Lzm（m= i， j）———表示 xoz 平面 i、 j 端弹塑性区计算长度。

则单元 i、 j 两端的弹塑性区长度可表示为

Li = L2
yi+L2

zi （7-167a）

L j = L2
yj+L2

zj （7-167b）
若令 θyi、 θyc分别表示杆件中的 i、 c 截面在 xoy 平面的总转角， θyie为 i 端在 xoy 平面的

弹性转角， 则由图 7-19b 可推导其塑性转角为

θyip = ∫xi
xc
ΦFDdx - ∫xi

xc
ΦEDdx = 1

2
（ iC × FE） = 1

2
（Φyip × Lyi） （7-168）

因此其塑性转角增量为

Δθyip =
1
2
（ΔΦyip×Lyi+Φyip×ΔLyi+ΔΦyip×ΔLyi） （7-169）

由于只有在增加荷载增量时， 塑性区长度才会改变， 则当荷载增量步取得足够小时， 式

（7-169） 表示的塑性转角增量可近似取为

Δθyip≈
1
2
（ΔΦyip×Lyi） （7-170）

则有其 i 端在 xoy 平面的曲率增量为

ΔΦyip≈
1
Lyi

（2×Δθyip） （7-171）

对于曲率沿杆件的弹塑性区段为任意曲线分布的情况， 当计算曲边三角形面积时， 为不

失一般性， 可用参数 β 代替式 （7-171） 中的 2， 则有

ΔΦyip≈
1
Lyi

（β×Δθyip） （7-172）

从而可导得杆件 i 端在 xoy 平面的轴向弹塑性影响因子 payi为
payi =ΔΦyip / Δθyip =β / Lyi （7-173a）
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　 　 同理可得杆件 j 端在 xoy 平面的轴向弹塑性影响因子 payj为
payj =β / Lyj （7-173b）

仿上推导过程， 可得杆件 i 端、 j 端在 xoz 平面的轴向弹塑性影响因子分别为

pazi =ΔΦzip / Δθzip =β / Lzi （7-174a）
pazj = =β / Lzj （7-174b）

则单元 i、 j 两端的轴向弹塑性影响因子可分别表示为

pai =β / Li （7-175a）
paj =β / L j （7-175b）

或者 pai = p2ayi+p2azi （7-176a）

paj = p2ayj+p2azj （7-176b）
上述公式中的参数 β， 可根据曲率增量 ΔΦ 在弹塑性区段上的分布情况而定。 通常， 当

ΔΦ 为直线分布时， 取 β= 2； 当 ΔΦ 为二次曲线分布时， 取 β = 3； 当 ΔΦ 为三次曲线分布

时， 取 β= 4。
7. 2. 3. 6　 三维梁柱单元的二阶非弹性增量刚度方程

1. 局部坐标系中增量刚度方程的建立

图 7-20 所示为空间压弯杆件的受力与变形情况。 空间压弯杆件每端作用有三个力 Qz、
Qy、 N 和三个力矩 Mx、 My、 Mz， 与之相对应， 空间杆件的变形状态由杆端的三个线位移量

ux、 uy、 uz和三个转角量 θx、 θy、 θz确定。 图中杆端作用力和杆端位移的方向均为正方向。
分别用 { f}、 {u} 表示空间杆件的杆端力向量和杆端位移向量， 则

{ f} =[{ f i} T，{ f j} T] T （7-177）
{u} =[{ui} T，{u j} T] T （7-178）

{ f i} =[Ni，Q i
y，Q

i
z，M

i
x，M

i
y，M

i
z]

T （7-179）

{ f j} =[Nj Q j
y，Q

j
z，M

j
x，M

j
y，M

j
z]

T （7-180）

{ui}[ui
x 　 ui

y 　 ui
z 　 θ i

x 　 θ i
y 　 θ i

z]
T （7-181）

{u j} =[u j
x 　 u j

y 　 u j
z 　 θ j

x 　 θ j
y 　 θ j

z]
T （7-182）

图 7-20　 空间杆件的受力和变形

当杆件处于弹塑性状态 （杆件一端或两端处于弹塑性状态）， 根据 Prandtl-Reuss 理论，
杆件在弹塑性阶段， 其杆端位移增量包含弹性变形增量和塑性变形增量两部分， 即为

{du} ={due}+{dup} （7-183）
其中 {due} =[{dui

e}]
T，{du j

e}
T] T （7-184）
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{dup} =[{dui
p}

T，{du j
p}

T] T （7-185）

{dui
e} =[dui

xe，du
i
ye，du

i
ze，dθ

i
xe，dθ

i
ye，dθ

i
ze]

T （7-186a）

{du j
e} =[du j

xe，du
j
ye，du

j
ze，dθ

j
xe，dθ

j
ye，dθ

j
ze]

T （7-186b）

{dui
p} =[dui

xp，du
i
yp，du

i
zp，dθ

i
xp，dθ

i
yp，dθ

i
zp]

T （7-187a）

{du j
p} =[du j

xp，du
j
yp，du

j
zp，dθ

j
xp，dθ

j
yp，dθ

j
zp]

T （7-187b）
将杆端力增量分解为相互正交的两个分量 {dft}、 {dfn}， 即

{df} ={dft}+{dfn} （7-188）

{dft} =[{df it}
T，{df jt}

T] T （7-189）

{dfn} =[{df in}
T，{df jn}

T] T （7-190）

{df it} =[0，dQ i
y，dQ

i
z，0，0，0]

T （7-191a）

{df jt} =[0，dQ j
y，dQ

j
z，0，0，0]

T （7-191b）

{df in} =[dNi，0，0，dMi
x，dM

i
y，dM

i
z]

T （7-192a）

{df jn} =[dNj，0，0，dMj
x，dM

j
y，dM

j
z]

T （7-192b）
根据塑性流动法则， 弹塑性铰处各塑性变形分量的速率 （或增量） 与该处屈服函数关

于该塑性变形分量相应的作用力分量的导数成同一比例因子， 即

{dui
p} =[gi]{1}λi （7-193a）

{du j
p} =[g j]{1}λ j （7-193b）

[gi] =diag
∂φi

∂Ni
，0，0，

∂φi

∂Mxi
，
∂φi

∂Myi
，
∂φi

∂Mzi

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-194a）

[g j] =diag
∂φj

∂Nj
，0，0，

∂φj

∂Mxj
，
∂φj

∂Myj
，
∂φj

∂Mzj

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-194b）

{1} =[1，1，1，1，1，1] T （7-194c）
式中　 φi， φj———单元两端的屈服函数；

λi， λ j———单元两端塑性变形比例因子。
由于杆端力向量增量 {df} 与杆端弹性变形向量增量 {due} 间保持有不变的关系， 即

{df} =[knet]{due} （7-195）
式中　 [knet]———12×12 阶的三维梁柱单元的二阶弹性切线刚度矩阵。

将式 （7-195） 写成分块的形式， 则变为

{df i}
{df j}

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓
=

kiinet kijnet
k jinet k jjnet

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓

dui
e

du j
e

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓

（7-196）

将式 （7-196） 分块展开， 得

{df i} =[kiinet]{du
i
e}+[k

ij
net]{du

j
e}

{df j} =[k jinet]{du
i
e}+[k

jj
net]{du

j
e}

} （7-197）

令 {dfn} 仅与 {dup} 相关， 则有
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{df in}

{df jn}

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓
=

[kih] 0

0 [k jh]

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓

{dui
p}

{du j
p}

〓

〓

〓
〓〓

〓

〓

〓
〓〓

（7-198a）

或 {dfn} =[kh]{dup} （7-198b）
式中　 [kh]———弹塑性变形杆件的强化刚度矩阵， 可由下式得出

[kh] =
[kih] 0

0 [k jh]

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓

（7-199）

式 （7-199） 中的子块矩阵

[kmh ] =diag[Bm1，Bm2，Bm3，Bm4，Bm5，Bm6]（m= i，j） （7-200）

Bmr = psmpamk
mrr
net 　 （m= i，j；r= 1，…，6） （7-201）

式中　 psi、 psj———杆件 i 端和 j 端截面弹塑性影响因子；
pai、 paj———杆件 i 端和 j 端轴向弹塑性因子；

kmrrnet ———矩阵 [kmnet] 中的第 r 行第 r 列元素。
当截面处于弹性状态时， 各塑性变形分量应为零， 则要求截面弹塑性影响因子 ps 和轴

向弹塑性影响因子 pa 均为无穷大； 而当截面处于理想弹塑性变形状态时， 各塑性变形分量

可取任意值， 则要求截面弹塑性影响 ps = 0， 轴向弹塑性影响因子 pa≠0。 因此， 取满足上述

条件的弹塑性影响因子为

psm =
1-γm

γm
　 （m= i，j） （7-202）

pam =β / Lm 　 （m= i，j） （7-203）
式中　 γi、 γ j———杆件 i 端和 j 端的截面弹塑性状态参数；

Li、 L j———单元 i 端和 j 端的弹塑性区计算长度。
由式 （7-188）、 式 （7-197）、 式 （7-198） 及式 （7-191） 可得

{df it} ={df i}-{df in}

=[kiinet]{du
i}+[kijnet]{du

j}-（[kiinet]+[k
i
h]）[gi]{1}λi-[k

ij
net][g j]{1}λ j （7-204a）

{df jt} ={df j}-{df jn}

=[k jinet]{du
i}+[k jjnet]{du

j}-[kijnet][gi]{1}λi-（[k
jj
net]+[k

j
h]）[g j]{1}λ j （7-204b）

由式 （7-187）、 式 （7-191） 知， 向量 {dui
p}、 {du j

p} 分别与向量 {df i
t}、 {df j

t} 正

交， 再利用式 （7-193）、 式 （7-204）， 可得

{dui
p}

T{df it} =λi（k
iiλi+k

ijλ j-[Hii]{dui}-[Hij]{du j}）= 0 （7-205a）

{du j
p}

T{df jt} =λ j（k
jiλi+k

jjλ j-[Hji]{dui}-[Hjj]{du j}）= 0 （7-205b）

kii ={1} T[gi] T（[kiinet]+[k
i
h]）[gi]{1} （7-206a）

kij ={1} T[gi] T[kijnet][g j]{1} （7-206b）

k ji ={1} T[g j] T[k jinet][gi]{1} （7-206c）

k jj ={1} T[g j] T（[k jjnet]+[k
j
h]）[g j]{1} （7-206d）
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[Hii] ={1} T[gi] T[kiinet] （7-207a）

[Hij] ={1} T[gi] T[kijnet] （7-207b）

[Hji] ={1} T[g j] T[k jinet] （7-207c）

[Hjj] ={1} T[g j] T[k jjnet] （7-207d）
下面分别讨论几种情况：
（1） 杆件两端均屈服

此时 λi≠0， λ j≠0， 由式 （7-205） 得

kii kij

k ji k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

λi

λ j
{ } =

[Hii] [Hij]
[Hji] [Hjj]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

{dui}
{du j}{ } （7-208）

由式 （7-208） 解得

λi

λ j
{ } =

kii kij

k ji k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

-1 [Hii] [Hij]
[Hji] [Hjj]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

{dui}
{du j}{ } （7-209）

将式 （7-209） 代入式 （7-193） 可得

{dui
p}

{du j
p}

{ } =
[gi] [0]
[0] [g j]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

{1} {0}
{0} {1}

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

kii kij

k ji k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

-1 [Hii] [Hij]

[Hji] [Hjj]

〓

〓

〓
〓〓

〓

〓

〓
〓〓

{dui}

{du j}{ } （7-210）

由式 （7-207） 可知

[Hii] [Hij]
[Hji] [Hjj]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓
=

{1} {0}
{0} {1}

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

　T [gi] [0]
[0] [g j]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

　T kiinet kijnet
k jinet k jjnet

〓

〓

〓
〓
〓

〓

〓

〓
〓
〓

（7-211）

若令 [G] 为屈服梯度向量矩阵， 有

[G] =
[gi] [0]
[0] [g j]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-212）

令 [E] 为

[E] =
{1} {0}
{0} {1}

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-213）

令 [L] 为杆端屈服状态矩阵， 它是单元二阶弹性刚度矩阵 [knet]、 截面弹塑性影响因

子 ps、 杆轴向弹塑性影响因子 pa 以及屈服函数 φ 的函数。 杆件两端均屈服时的杆端屈服状

态矩阵 [L] 为

[L] =
kii kij

k ji k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

-1

（7-214）

则式 （7-210） 成为

{dup} =[G][E][L][E] T[G] T[knet]{du} （7-215）
由此得

{due} ={du}-{dup}
=（[ I]-[G][E][L][E] T[G] T[knet]）{du} （7-216）

式中　 [ I]———单位矩阵。
将式 （7-216） 代入式 （7-195） 得
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{df} =[knet]（[ I]-[G][E][L][E] T[G] T[knet]）{du} （7-217）
式 （7-217） 即为杆件两端均屈服时的杆端力与杆端位移间的增量关系。 若令

[knep] =[knet]-[knet][G][E][L][E] T[G] T[knet] （7-218）
则式 （7-217） 变为

{df} =[knep]{du} （7-219）
从上述分析可知， [knep] 即为在局部坐标系下的梁柱单元两端均屈服时二阶弹塑性刚

度矩阵。
（2） 杆件仅 i 端屈服时

此时 λi≠0， λ j = 0， 由式 （7-205a） 可得

kiiλi =[Hii]{dui}+[Hij]{du j} （7-220）
由式 （7-220） 可解得

λi =
1
kii

（[Hii]{dui}+[Hij]{du j}） （7-221）

式 （7-221） 可表示为

λi

λ j
{ } = 1 / kii 0

0 0
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

[Hii] [Hij]
[Hji] [Hjj]

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

{dui}
{du j}{ } （7-222）

仿杆件两端均屈服时的推导过程， 令

[L] = 1 / kii 0
0 0

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-223）

则同样可得杆件仅 i 端屈服时的杆端力与杆端位移间的增量关系式和杆件仅 i 端屈服时

的弹塑性刚度矩阵式， 其公式形式分别与式 （7-217）、 式 （7-218） 及式 （7-219） 相同， 只

是此三式中 [L] 应由式 （7-223） 确定。
（3） 杆件仅 j 端屈服时

此时 λi = 0， λ j≠0， 由式 （7-205b） 得

k jjλ j =[Hji]{du
i}+[Hjj]{du j} （7-224）

类似于杆件仅 i 端屈服时的推导过程， 并令

[L] =
0 0

0 1 / k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-225）

则同样可得杆件仅 j 端屈服时的杆端力与杆端位移间的增量关系式和杆件仅 j 端屈服时的弹

塑性刚度矩阵式， 其公式形式也分别与式 （7-217）、 式 （7-218） 及式 （7-219） 相同， 只是

此三式中 [L] 应由式 （7-225） 确定。
综合以上讨论， 梁柱单元在任意状态下的局部坐标系中的二阶弹塑性增量刚度方程可表

达为

[knept]{Δu} ={Δf}　 （n=g，c） （7-226）
其二阶弹塑性切线刚度矩阵可按式 （7-227） 确定

[knept] =[knet]-[knet][G][E][L][E] T[G] T[knet] （7-227）
此时矩阵 [L] 按下列四种情况确定：
1） 杆件两端均未屈服， 即弹性阶段
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[L] =
0 0
0 0

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-228）

2） 杆件仅 i 端屈服

[L] = 1 / kii 0
0 0

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓 （7-229）

3） 杆件仅 j 端屈服

[L] =
0 0

0 1 / k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

（7-230）

4） 杆件两端均屈服

[L] = kii kij

k ji k jj
〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

-1

（7-231）

注： 对于二维分析， 只需在各式的插值函数中， 将对 z 轴的位移插值函数和对 x 轴的扭

转角插值函数置零， 并在矩阵中去掉相应的行和列即可。
2. 结构整体坐标系下的梁柱单元刚度方程

三维梁柱单元在局部坐标系下的二阶非弹性 （双重非线性） 增量刚度方程建立之后，
可引入欧拉角概念， 将其转化为在结构整体坐标系下的刚度方程为

[Knept] e{ΔU} e ={ΔF} e 　 （n=g，c） （7-232）
式中　 {ΔU} e、 {ΔF} e、 [Knept] e———三维梁柱单元在结构整体坐标系下的杆端位移、 杆端

力和单元二阶非弹性 （双重非线性） 切线刚度矩阵。
其中的三维梁柱单元在结构整体坐标系下的二阶非弹性 （双重非线性） 切线刚度矩阵

[Knept] e 可表示为

[Knept]
e =[ T+ΔT

　 　 gR][knept][
T+ΔT
　 　 gR]

T 　 （n=g，c） （7-233）
式中　 [knept] ———三维梁柱单元在局部坐标系下的二阶非弹性切线刚度矩阵， 按式

（7-227） 取用。
7. 2. 3. 7　 三维支撑单元二阶非弹性刚度方程的建立

三维支撑单元二阶非弹性分析中的基本假定， 除将三维支撑单元二阶弹性分析中基本假

定的第 2） 条 “支撑的应力应变关系是弹性的” 改为 “支撑的应力应变关系为理想弹塑性”
以外， 完全相同。

建立三维支撑单元二阶非弹性刚度方程的方法， 除需引入刚度修正系数外， 与建立三维

支撑单元二阶弹性刚度方程的方法相同。 其二阶非弹性刚度方程为

[Kbept] e{ΔU} e ={ΔF} e （7-234）

[Kbept] e =β
[k] -[k]
-[k] [k]

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （7-235）

式中， β 为刚度修正系数， 其值取 0～1。 当支撑处于弹性变形阶段时， 取 β=1. 0； 当支撑处于拉

伸屈服阶段和受压屈曲阶段时， 均取 β=0. 0； 其子块矩阵 [k] 仍按弹性分析中的公式确定。
式 （7-235） 就是空间杆单元在整体坐标系下的二阶弹塑性切线刚度矩阵的精确表达式。

由于在推导过程中没有任何小位移假设， 因此在计算中节点位移可以任意大。
注： 对于二维分析， 只需在上述公式中， 将对 z 轴有关的所有项置零， 并在矩阵中去掉
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相应的行和列即可。
7. 2. 3. 8　 考虑节点柔性 （半刚性连接） 对三维单元刚度矩阵的修正

与二阶弹性分析相同， 仅需对于梁单元， 采用单元两端增设抗转弹簧来模拟梁柱节点半

刚性。 经推导可得其在局部坐标系下的切线刚度矩阵为

[ksgept] =[kgept][ s] 　 （7-236）
式中， [ s] 为考虑半刚性连接的三维梁单元的刚度修正矩阵， 其表达式与二阶弹性分析

相同。
考虑节点柔性性能的梁单元， 在结构整体坐标系下的切线刚度矩阵则为

[Ksgept] e =[ T+ΔT
　 　 gR][kgept][ s][ T+ΔT

　 　 gR] T （7-237）
对于三维柱单元和支撑单元的切线刚度矩阵， 无须修正， 即直接采用其原切线刚度

矩阵。
注： 对于二维分析， 只需将上述公式中的无量纲参数 γ j、 γk 置零， 并去掉相应的行和

列即可。
7. 2. 3. 9　 考虑节点域变形效应对三维单元刚度矩阵的修正

其修正方法与二阶弹性分析相似， 即节点单元的刚度方程及刚度矩阵相同； 杆单元的刚

度方程及刚度矩阵与二阶弹性分析时的形式相同， 但其刚度矩阵应换为非弹性刚度矩阵， 即

考虑节点域剪切变形影响的梁、 柱、 支撑各三维单元二阶非弹性刚度方程为

[kn] e {Δun} e ={Δfn} e 　 （n=g，c，b） （7-238）
[kn] e =[Tn] T [knept] e[Tn] （7-239）

式中　 [Tn]、 [Tn] T———表示对梁、 柱、 支撑单元刚度矩阵及其转换阵；
{Δu} e、 {Δf} e———单元节点位移和节点力向量。

注： 对于二维分析， 只需将上述公式 [Tn] 中对 y 有关的项置零， 并去掉相应的行和

列即可。
7. 2. 3. 10　 结构非线性平衡方程的建立与求解

结构二阶非弹性分析中的非线性平衡方程的建立和求解方法与二阶弹性分析相同， 其结

构整体坐标系下的增量刚度方程和刚度矩阵的形式也相同， 只需将梁、 柱、 支撑、 节点单元

在结构整体坐标系下的刚度矩阵[kg] e、 [kc] e、 [kb] e、 [kp] e 分别换为二阶非弹性分析的

刚度矩阵即可。 故此处不予赘述。

7. 2. 4　 算例分析

某六层空间钢框架的形状和截面尺寸如图 7-21 和图 7-22 所示。 所有构件用同一种钢材

A36。 荷载作用情况是： 每层楼面上都作用有均布竖向荷载 9. 6kN / m2， 在正立面图中每一

梁柱节点的 y 向作用有 53. 376kN 的水平集中荷载， 比例加载至结构破坏。 本法分析中使用

一个单元 /构件的单元划分方法。
该框架塑性铰形成的顺序和极限状态时的变形形状如图 7-23 所示。 本书方法与本章参

考文献 [3] 的结构分析中均形成 20 个塑性铰时结构破坏， 其塑性铰形成的顺序均相同

（即塑性铰最初出现在①轴的梁中， 随着荷载的增加， 随后在其他轴的梁、 柱中形成。 由于

结构与荷载均不对称。 因此， 框架变形呈扭转模式。 当第四层中有三根柱的上端形成塑性铰

时， 框架丧失其扭转抗力而破坏）， 但荷载因子不同， 本书方法为 0. 990， 而文献 [3] 为
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1. 005， 不过两者相对误差不超过 1. 5%。
作者认为， 有此误差的主要原因是： ①本书方法的稳定插值函数考虑了剪切变形的影

响， 而文献 [3] 中没有考虑该影响。 ②本书方法的刚度矩阵中的各项均以稳定函数插值确

定， 而文献 [3] 刚度矩阵中的非耦合项部分则是以三次插值函数来近似其单元横向位移

（没有反映轴力的影响）； ③本书方法以简化塑性区模型考虑塑铰处的塑化沿截面和杆长方

向的发展， 而文献 [3] 则使用的是既不考虑塑化沿截面发展又不考虑其沿杆长方向发展的

经典塑性铰模型。
结构中节点 A 的 x 方向和 y 方向的荷载-位移曲线如图 7-24 所示。 总的来讲， 两者比较

吻合， 说明本书方法和计算机程序是可行和可靠的。 但由于上述主要原因中两种方法的差

别， 因此本书方法的曲线变化更为平滑， 更能反映结构塑性渐变的真实过程； 在相同荷载水

图 7-21　 六层空间钢框架平面图 图 7-22　 六层空间钢框架正立面图

图 7-23　 六层空间钢框架在极限荷载时的变形形状 图 7-24　 六层空间钢框架的荷载-位移曲线
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平下， 本书方法计算的水平侧移大于文献 [3] 计算的水平侧移， 这反映了剪切变形对结构

侧移的影响情况。
综合比较上述分析结果， 作者认为： 本书方法用于空间框架结构的二阶非弹性分析是实

用、 可靠的， 其分析精度比经典塑性铰模型要高。

7. 3　 抗震分析

7. 3. 1　 抗震设计原则

1） 多高层建筑钢结构的抗震设计， 应遵循 “三水准” “两阶段” 设计原则。 这里的

“三水准” 抗震设防目标是指小震 （多遇烈度， 它比中震低 1. 55 度） 不坏， 中震 （偶遇烈

度， 即基本烈度） 可修， 大震 （罕遇烈度， 它比中震大约高 1 度） 不倒。 上述三水准设防

目标是通过两阶段设计来实现的， 即第一阶段为多遇地震作用下的弹性分析， 验算构件的承

载力和稳定以及结构的层间侧移； 第二阶段为罕遇地震作用下的弹塑性分析， 验算结构的层

间侧移和层间侧移延性比。
2） 第一阶段抗震设计中， 框架-支撑 （剪力墙板） 体系中总框架所承担的地震剪力，

不得小于整个结构体系底部总剪力的 25%和框架部分 （各层中） 地震剪力最大值的 1. 8 倍

中的较小者。 当不满足上述要求时， 框架部分应按能承受上述较小者计算， 将其在地震作用

下的内力进行调整， 然后与其他荷载产生的内力组合。
3） 各楼层楼盖、 屋盖， 应根据其平面形状、 实际水平刚度和平面内变形性态， 确定为

刚性、 分块刚性、 半刚性、 局部弹性和柔性等的横隔板， 以及确定半刚性横隔板是属剪切型

还是弯剪型。 再按抗侧力系统的布置， 确定抗侧力构件间的共同工作， 并进行各构件间的地

震内力分析。
4） 计算模型： 结构符合下列各项条件时， 可按平面结构模型进行抗震分析：
① 平、 立面形状规则。
② 质量和侧向刚度分布接近对称。
③ 楼盖和屋盖可视为刚性横隔板。
但对于角柱和两个互相垂直的抗侧力构件上所共有的柱， 应考虑同时受双向地震作用的

效应。 通常采用简化方法处理， 即将一个方向的地震作用产生的柱内力提高 30%。
其他情况， 则应按空间结构模型进行地震作用效应计算。
5） 当多高层建筑钢结构在地震作用下的重力附加弯矩大于初始弯矩的 10%时， 在进行

结构地震反应分析时， 应计入重力二阶效应对结构内力和侧移的影响。
∑Gi·Δui

Vihi
>0. 1 （7-240）

式中　 ∑Gi———i 层以上全部重力荷载计算值；
Δui———第 i 层楼层质心处的弹性或弹塑性层间侧移；

Vi、 hi———第 i 层地震剪力计算值、 楼层的层高。
6） 高度超过 12 层且采用 H 截面柱的钢框架 （中心支撑框架除外）， 宜计入梁-柱节点

域剪切变形对结构侧移的影响。
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7） 中心支撑框架的斜杆轴线偏离梁柱轴线交点不超过支撑斜杆的宽度时， 仍可按中心

支撑框架分析， 但应计及由此产生的附加弯矩。
8） 对于甲类、 9 度乙类、 高度超过 150m 的高层钢结构以及平、 立面不规则且存在明显

薄弱楼层 （或部位） 而可能导致地震时严重破坏的多高层钢结构， 应进行罕遇烈度地震作

用下的结构弹塑性变形分析。 其分析方法， 可根据结构特点， 选用静力弹塑性分析方法或弹

塑性时程分析方法。 若选用弹塑性时程分析方法， 此时阻尼比可取 0. 05。
当相关规范有具体规定时， 尚可采用简化方法计算结构的弹塑性变形。
9） 弹性时程分析时， 每条时程曲线计算所得的结构底部剪力， 不应小于振型分解反应

谱法计算结果的 65%， 多条时程曲线计算所得结构底部剪力的平均值， 不应小于振型分解

反应谱法计算结果的 80%。 一般取多条时程曲线计算结果的平均值与振型分解反应谱法计

算结果两者中的较大者， 作为结构设计依据。
10） 当采用时程分析时， 时间步长不宜超过输入地震波卓越周期的 1 / 10， 且不宜大

于 0. 02s。
11） 当验算倾覆力矩对地基的作用， 应符合下列规定：
① 验算在多遇地震作用下整体基础 （筏形或箱形基础） 对地基的作用时， 可采用底部

剪力法计算作用于地基的倾覆力矩， 其折减系数宜取 0. 8。
② 计算倾覆力矩对地基的作用时， 不应考虑基础侧面回填土的约束作用。
12） 非结构构件， 包括建筑非结构构件和建筑附属机电设备， 自身及其与结构主体的连

接， 应进行抗震设计。
13） 框架结构的围护墙和隔墙， 应估计其设置对结构抗震的不利影响， 避免不合理设置

而导致主体结构的破坏。
14） 利用计算机进行结构抗震分析， 应符合下列要求：
① 计算模型的建立、 必要的简化计算与处理， 应符合结构的实际工作状况， 计算中应

考虑楼梯构件的影响。
② 计算软件的技术条件应符合本规范及有关标准的规定， 并应阐明其特殊处理的内容

和依据。
③ 复杂结构在多遇地震作用下的内力和变形分析时， 应采用不少于两个合适的不同力

学模型， 并对其计算结果进行分析比较。
④ 所有计算机计算结果， 应经分析判断确认其合理、 有效后方可用于工程设计。

7. 3. 2　 抗震设计方法

多高层建筑钢结构的抗震设计， 可采用底部剪力法或振型分解反应谱法或时程分

析法。
采用底部剪力法或振型分解反应谱法对多高层钢结构进行抗震设计时， 只要按第 4 章的

方法确定地震作用后， 将该地震作用视为静力荷载， 按第 7. 2 节的方法即可确定地震作用效

应 （内力和侧移）， 然后将该地震作用效应与其他荷载效应组合， 进行构件验算和结构的层

间侧移验算。 可见运用底部剪力法或振型分解反应谱法进行多高层钢结构抗震设计时， 只需

综合应用前述有关章节内容即可， 故本节不再赘述。 本节主要介绍时程分析法在多高层钢结

构抗震设计中的应用。
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1. 计算步骤

与振型分解反应谱法不同， 时程分析法是对结构的振动微分方程直接进行逐步积分求解

的一种动力分析方法， 能比较真实地描述结构地震反应的全过程。 由时程分析可得到各质点

随时间变化的位移、 速度和加速度时程反应， 进而可计算出构件内力的时程变化以及各构件

出现塑性铰的顺序。 它从强度和变形两个方面来检验结构的安全和抗震可靠度， 并判明结构

的屈服机制和类型。 采用时程分析法对多高层建筑钢结构进行地震反应分析时， 可按下列步

骤进行：
1） 选择合适的地震波， 使之尽可能与建筑场地可能发生的地震强度、 频谱特性及持续

时间三要素符合。
2） 根据结构体系的受力特点、 计算机容量、 地震反应内容要求以及计算精度要求等确

定合理的结构振动模型。
3） 根据结构材料特性、 构件类型及受力状态选择恰当的构件或结构的恢复力模型， 并

确定恢复力特性参数。
4） 建立结构在地震作用下的振动微分方程。
5） 采用逐步积分法求解振动微分方程， 得出结构地震反应的全过程。
6） 必要时可利用小震下的结构弹性反应所计算出的构件或杆件最大地震内力， 与其他

荷载内力组合， 进行截面设计。
7） 采用允许变形限值来检验中震和大震下结构弹塑性反应所计算出的结构层间侧移

角， 判别是否符合要求。
利用时程分析法确定地震反应的设计步骤可用一框图来直观表示， 如图 7-25 所示。
2. 地震波的选取

（1） 选取的地震波数量　 考虑地震动的随机性及不同地震波计算结果的差异性， 因此，
《抗震规范》 [28]规定： 采用时程分析法时， 应按建筑场地类别和设计地震分组， 选取实际地

震记录和人工模拟的加速度时程曲线， 其中实际地震记录的数量不应少于总数量的 2 / 3。
其平均地震影响系数曲线应与振型分解反应谱法所采用的地震影响系数曲线在统计意义

上相符， 即两者在各个周期点上的差值不大于 20%， 以保证时程分析结果的平均结构底部

剪力， 一般不会小于振型分解反应谱法计算结果的 80%； 每条地震波输入的计算结果不会

小于振型分解反应谱法计算结果的 65%。
（2） 对所选地震波的要求　 正确选择输入的地震加速度时程曲线， 应能满足地震动三

要数的要求， 即频谱特性、 有效峰值和持续时间均要符合规定。
1） 频谱特性可用地震影响系数曲线表征， 依据所处场地类别和设计地震分组确定。
2） 输入的地震波的峰值加速度， 可由场地危险性分析确定； 未作场地危险性分析的工

程， 可按第 4 章的规定取用。
3） 输入的地震加速度的持续时间不宜过短， 一般不宜小于建筑结构基本自振周期的 5

倍和 15s。 常为建筑结构基本周期的 5～10 倍。 其地震波的时间间距可取 0. 01s 或 0. 02s。
（3） 对所选地震波的调整　 要求输入的地震波采用加速度标准化处理， 在有条件时也

可采用速度标准化处理， 即根据建筑物的设防烈度， 对所选地震波的强度进行调整， 使之与

设防烈度相应的多遇地震和罕遇地震的强度相当。



　 现代高层钢结构分析与设计　212　　

图 7-25　 结构时程分析的全过程

加速度标准化处理 a′t =
Amax

amax
at （7-241）

速度标准化处理 a′t =
Vmax

vmax
at （7-242）

式中　 　 　 　 a′t———调整后输入地震波各时刻的加速度值；
at、 amax、 vmax———地震波原始记录中各时刻的加速度值、 加速度峰值及速度峰值；

Amax———由场地危险性分析确定或按第 4 章规定的输入地震波加速度峰值；
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Vmax———按设防烈度要求输入地震波速度峰值。
调整后的加速度 a′t， 根据 《抗震规范》 [28] ， 应进行两阶段设计， 即需分别对多遇地震

和罕遇地震作用进行时程分析， 取其不利者进行设计。
3. 结构振动模型

采用时程分析法进行高层建筑钢结构地震反应分析时， 需要根据结构形式、 构造、 受力

特点、 计算机容量、 精度要求等因素， 确定结构的振动模型。 其基本原则是： 既能较真实地

描述结构内力和变形特性， 又能使计算简单方便。
目前常用的有杆系模型、 层模型和单柱框架模型三类。 层模型又可进一步分为剪切型层

模型、 弯剪型层模型和剪-弯并联层模型。
与层模型相比较， 杆系模型可以给出结构杆件的时程反应， 计算结果更为精确， 但计算

工作量大； 而采用层模型则可得到各楼层的时程反应， 虽然计算精度稍差， 但结果简明， 易

于整理， 其计算结果能够满足第二阶段抗震设计的目标。 因此， 工程设计中多采用层模型。
单柱框架模型的计算结果和工作量， 介于前两种模型之间。

（1） 杆系模型　 杆系模型又称杆模型， 它是以结构中的梁、 柱等杆件作为弹塑性分析

的基本单元。 该法是把整个结构转变为一榀等效的平面框架， 全部质量分别集中到各个框架

节点处， 在每个节点处形成一个质点 （图 7-26a）。 每一个节点均具有水平位移、 竖向位移

和节点转动 3 个位移未知量 （静力自由度）， 整个杆模型共有 3n 个静力自由度， n 为总节点

数。 一般情况下， 每一楼层可仅考虑一个 “侧移” 动力自由度， 每个质点考虑一个竖向自

由度， 质点不存在转动的动力自由度。 所以， 杆模型的动力自由度比静力自由度少， 它等于

质点数加楼层数。 因此， 建立杆模型的刚度矩阵时， 应该先把与动力自由度无关的位移未知

量消去。
杆模型比较适用于强柱型框架或混合型框架。 图 7-26a 为框架体系的杆模型。 对于框-

墙体系， 其中的实体抗震墙和大开洞抗震墙均可采用线形杆件来代表， 大开洞抗震墙 （图
7-26b） 可以转化为带刚域框架 （图 7-26c）， 从而形成杆模型。

采用杆模型进行框架体系和框-墙体系的弹塑性时程分析， 可以比较精确地求得结构各

杆件、 各部位的内力和变形状态， 并可求出地震过程中各杆件进入屈服状态的先后次序。 但

计算工作量大、 耗费机时多、 费用高。
（2） 层模型　 层模型是以一个楼层为基本单元， 将整个结构 （图 7-27a） 各竖构件合并

为一根竖杆， 用结构的楼层等效剪切刚度作为竖杆的层刚度； 并将全部建筑质量就近分别集

中于各层楼盖处作为一个质点， 从而形成 “串联质点系” 振动模型 （图 7-27b）。
层模型的特点是： 自由度数目等于结构的总层数 （错层结构例外）， 自由度较少； 层弹

性刚度以及层弹塑性恢复力特性比较容易确定； 计算工作量少， 费用低； 计算结果易于整

理。 采用层模型进行结构弹塑性时程分析， 能够快速扼要地为工程设计提供结构弹塑性变形

阶段的层剪力和层位移状态全过程， 实用而简便， 是当前实际工程中应用最广泛的方法。
层模型又可进一步分为剪切型层模型、 弯剪型层模型和剪-弯并联层模型， 简称为剪切

层模型、 弯剪层模型和剪-弯层模型。 剪切型层模型适用于强梁弱柱型框架结构体系； 弯剪

型层模型适用于强柱弱梁型框架， 也可用于框架-支撑、 框架-剪力墙等结构体系。
层刚度计算： 对于前两种类型的层模型， 均可利用反应谱振型分析法的计算结果来计算

层刚度。 第 i 楼层的层刚度 Ki等于振型遇合后的第 i 楼层水平剪力 Vi除以第 i 楼层的层间侧
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移 δi （图 7-27）， 即 Ki =Vi / δi。 对于弱柱型框架， 也可利用 D 值法计算确定。
（3） 单柱框架模型 　 对于强柱型框架和框-墙体系等弯剪型结构， 若采用剪切型层模

型， 由于对结构变形特性的描述不够贴切， 计算误差较大。 对于框架体系， 杆模型虽然能给

出比较精确的结果， 但计算工作量很大。 若将结构等代为如图 7-28b 所示的单柱半刚架体系

（半刚架模型或单柱框架模型） 进行分析， 可克服前两种模型的不足。 因此， 与前两种模型

相比， 单柱框架模型 （图 7-28） 具有如下特点：
1） 该模型保留了杆模型的计算特点， 仍以杆件为基本计算单元， 能够考虑结构的整体

弯曲变形。
2） 由于节点数仅相当于杆模型的几分之一， 计算机时可以大大减少。
3） 采用单柱框架模型进行结构的弹塑性时程分析， 所给出的层间侧移反应、 层剪力反

应以及杆件破坏状态， 与杆模型的计算结果比较接近， 基本上能满足工程设计的精度要求。
单柱框架模型的分析方法与杆模型相同， 但自由度大大减少。

图 7-26　 结构弹塑性分析用的杆模型

a） 框架体系杆模型　 b） 框-墙体系结构 （大开洞抗震墙） 简图　 c） 带刚域框架杆模型

图 7-27　 结构弹塑性分析用的层模型

a） 结构简图及侧移　 b） 振动模型
图 7-28　 单柱框架模型

a） 结构简图　 b） 分析模型
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4. 恢复力模型

结构或构件在承受外力产生变形后企图恢复到原有状态的抗力称为恢复力， 所以恢复力

体现了结构或构件恢复到原有形状的能力。 恢复力与变形的关系曲线称为恢复力特性曲线。
由于结构的材料性质、 受力方式以及构件类型不同， 恢复力特性较复杂， 必须通过大量试验

研究才能做出其恢复力特性曲线。
在弹塑性地震反应时程分析中， 若直接采用由试验而得的恢复力特性关系则过于繁复，

需将其简化为既能尽量模拟实际曲线的特征， 又能用数学公式表达而便于应用的模型。 这种

既能满足工程需要的精度， 又使计算简化的实用化模型， 称为恢复力模型。 恢复力模型概括

了结构或构件的刚度、 强度、 延性、 吸能等方面力学特性， 是结构弹塑性动力反应分析的重

要依据。
直接对实际结构进行恢复力特性测定的试验是极其困难的， 一般是采取结构中常用的

梁、 柱、 墙体等典型杆件， 典型节点， 或者进一步采用框架层间单元作为试验对象， 制作出

恢复力模型， 然后组合成分析用的结构恢复力模型。
恢复力模型的纵坐标和横坐标分别表示力 （S） 和变形 （δ）。 针对不同杆件， 它可以是

力-位移 （F-Δ）， 弯矩-转角 （M-θ）， 弯矩-曲率 （M-ϕ）， 剪力-变形角 （V-γ）， 或应力-应变

（σ-ε） 等关系曲线。
在高层建筑钢结构的弹塑性时程分析中， 当采用杆系振动模型时， 需先确定杆件的恢复

力模型。 其钢梁和钢柱可采用双线型恢复力模型 （图 7-29）； 钢支撑和耗能梁段等构件的恢

复力模型应按构件特性确定； 以受弯为主的钢筋混凝土剪力墙、 剪力墙板和核心筒等构件应

选用退化双线型 （图 7-30） 或三线型恢复力模型 （在双线型模型的屈服强度之前再增加一

个开裂点， 如图 7-31 中的 1 点）。

图 7-29　 双线性恢复力模型

a） 理想弹塑性模型　 b） 硬化双线型

双线型恢复力模型 （包括退化双线型） 需要依屈服力 Sy、 刚度 k1和 k2三个参数确定。
Sy和δ y可由试验数据或已有资料确定； k1 =Sy / δ y 值； k2值则根据最大恢复力和相应变形确
定。 而三线型恢复力模型一般由 Sc、 Sy、 k1、 k2、 k3五个参数确定。

当采用层模型 （振动模型） 进行高层建筑钢结构的弹塑性地震反应分析时， 需先确定

层恢复力模型。 在确定等效层剪切刚度时， 应计入有关构件弯曲、 轴向力、 剪切变形的

影响。
层恢复力模型骨架线可采用静力弹塑性方法计算确定， 并可简化为折线型， 简化后的折

线与计算所得骨架线应尽量吻合。 在对结构进行静力弹塑性计算时， 应同时考虑水平地震作
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用与重力荷载。 构件所用材料的屈服强度和极限强度应采用标准值。

图 7-30　 退化双线性恢复力模型 图 7-31　 三线性恢复力模型

5. 结构振动方程的建立

在建立高层建筑钢结构的振动模型之后， 可将高层钢结构的地震反应分析转化为多质点

系的振动分析。 由结构动力学可得其振动微分方程为

[M]{ x··}+[C]{ x·}+[K]{x} = -[M]{ x··
g} （7-243）

由于式 （7-243） 中的地面振动加速度 { x··
g} 是复杂的随机函数， 同时在弹塑性反应

中刚度矩阵 [K] 与阻尼矩阵 [C] 也随时间变化， 因此， 不可能直接积分求出其解析解。
故常将式 （7-243） 转变成增量方程 （7-244） 后， 对增量方程逐步积分求解。

[M]{Δ x··}+[C]{Δx·}+[K]{Δx} = -[M]{Δ x··
g} （7-244）

式中　 　 　 　 　 　 　 [M] ———多质点系的质量矩阵；
[C]、 [K] ———ti时刻的结构阻尼矩阵和结构刚度矩阵；

{Δx}、 {Δx·}、 {Δ x··} ———ti到 ti+1时段内各质点相对位移、 相对速度和相对加速度的

增量所组成的列向量；

{Δ x··
g} ———ti到 ti+1时段内地面运动加速度增量的列向量。

6. 结构振动方程的求解方法

结构振动方程一般采用数值解法， 而且多采用逐步积分法。 使用逐步积分法求解振动方

程常用线性加速度法、 中点加速度法、 Wilson-θ 法、 Newmark-β 法、 Runge-Kutta 法等进行。
应用这些方法求解振动方程时， 只是基本假设 （读者可参考相关文献资料， 此处不予赘述）
不同， 其计算基本步骤均为：

1） 将整个地震时程划分为一系列的微小时段， 每一时段的长度称为时间步长， 记为

Δt。 一般均采用等步长， 特殊情况下也可采用变步长。 Δt 取值越小， 计算精度越高， 但计

算工作量也越大。 时间步长不宜超过输入地震波卓越周期的 1 / 10， 也不宜大于 0. 02s。 对于

高层建筑， 通常取 Δt= 0. 01 ～ 0. 02s， 即每秒钟分为 50 ～ 100 步。 必要时， 可以按步长减半

后， 计算结构反应不再发生明显变化的原则确定。
2） 对于实际地震动加速度记录， 经标准化处理后， 按照时段 Δt 进行数值化。

3） 在每一个微小时段 Δt 内， 把 M、 C（ t）、 K（ t） 及 x··
g（ t） 均视为常数。

4） 利用第 i+1 时段 （从 ti时刻到 ti+1时刻） 的始端值 xi、 x·i、 x··
i 来求该时段的末端值
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xi+1、 x·i+1、 x··
i+1。

由第一时段 （ t0时刻到 t1时刻） 开始， 利用第一时段起点 （ i = 0 处） 的始端值 x0、 x
·

0、

x··
0， 来计算第一时段终点 （ i = 1 处） 的末端的值 x1、 x·1、 x··

1， 然后又将该末端值作为第

二时段的始端值 （ i= 1 处）， 求第二时段的末端值 （ i= 2 处） x2、 x·2 和 x··
2。 循序渐进地对

每一时段重复上述步骤， 即得整个时程的结构地震反应。

在结构地震反应分析中， 对于 i = 0 处的初始值， 一般取 x0 = x·0 = x··
0 = 0。 有时也以静荷

载下的反应作为初始值。
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第 8 章　 作用效应组合

8. 1　 一般组合 （不考虑地震作用时）

在持久设计状况或短暂设计状况下， 当荷载和荷载效应按线性关系考虑时， 荷载基本组

合的效应设计值 Sd 应按下式确定

Sd =γGSGK+γLψQγQSQK+ψWγWSWK （8-1）
式中　 SGK、 SQK、 SWK———永久荷载、 楼面活荷载、 风荷载标准值所产生的效应值；

γG、 γQ、 γW———永久荷载、 楼面活荷载、 风荷载的分项系数， 其值见表 8-1；
γL———考虑结构设计使用年限的荷载调整系数， 设计使用年限为 50 年

时取 1. 0， 设计使用年限为 100 年时取 1. 1；
ψQ、 ψW———楼面活荷载组合值系数和风荷载组合值系数， 当永久荷载效应起

控制作用时应分别取 0. 7 和 0. 0； 当可变荷载效应起控制作用时

应分别取 1. 0 和 0. 6 或 0. 7 和 1. 0。
对于书库、 档案库、 储藏室、 通风机房和电梯机房， 本条楼面活荷载组合值系数取 0. 7

的场合应取 0. 9。 持久设计状况和短暂设计状况下， 荷载基本组合的分项系数应按下列规定

采用：
1 ） 永久荷载的分项系数 γG： 当其效应对结构不利时， 对由可变荷载效应控制的

组合应取 1. 2， 对由永久荷载效应控制的组合应取 1. 35； 若其效应对结构有利时， 应

取 1. 0。
2 ） 楼面活荷载的分项系数 γQ： 一般情况下应取 1. 4。
3 ） 风荷载的分项系数 γW应取 1. 4。

8. 2　 抗震组合 （考虑地震作用， 按第一阶段设计时）

地震设计状况下， 当作用与作用效应按线性关系考虑时， 荷载和地震作用基本组合的效

应设计值 Sd， 应按下式确定

Sd =γGSGE+γEHSEHK+γEVSEVK+ψWγWSWK （8-2）
式中　 SGE、 SEHK、 SEVK、 SWK———重力荷载代表值、 水平地震作用标准值、 竖向地震作用

标准值、 风荷载标准值所产生的效应值；
γG、 γEH、 γEV、 γW———上述各相应荷载或作用的分项系数， 其值见表 8-1；

ψW———风荷载组合系数， 在无地震作用的组合中取 1. 0， 在有地

震作用的组合中取 0. 2。
第一阶段抗震设计： 当进行构件承载力验算时， 可按表 8-1 选择可能出现的荷载组合情

况及相应的荷载分项系数， 分别进行内力设计值的组合， 并取各构件的最不利组合， 进行截
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面设计； 当进行结构侧移验算时， 应取与构件承载力验算相同的组合， 但各荷载或作用的分

项系数应取 1. 0， 即应采用荷载或作用的标准值。
第二阶段抗震设计： 当采用时程分析法验算时， 不应计入风荷载， 其竖向荷载宜取重力

荷载代表值。
表 8-1　 作用效应组合与荷载或作用的分项系数[1][2]

序号 组合情况
重力荷载

γG

活荷载
γQ1、γQ2

水平地震
作用 γEH

竖向地震
作用 γEV

风荷载
γW

备　 　 注

1 　 考虑重力、楼面活载及
风荷载

1. 20 1. 40 — — 1. 40 　 用于非抗震高层钢结构

2 　 考虑重力及水平地震
作用

1. 20 — 1. 30 — — 　 用于一般抗震建筑

3 　 考虑重力、水平地震作
用及风荷载

1. 20 — 1. 30 — 1. 40 　 用于按 7、 8 度设防的
60m 以上高层钢结构

4 　 考虑重力及竖向地震
作用

1. 20 — — 1. 30 —

5 　 考虑重力、水平和竖向
地震作用及风荷载

1. 20 — 0. 50 1. 30 1. 40

　 用于 9 度设防的高层钢
结构和 7（ 0. 15g）、8、9 度
设防的大跨度和水平长悬
臂结构

6 　 考虑重力、水平和竖向
地震作用及风荷载

1. 20 — 1. 30 0. 50 1. 40 　 同序号 4、5，但用于 60m
以上高层钢结构

　 　 注： 1. 在地震作用组合中， 重力荷载代表值应符合本书第 3 章的规定。 当重力荷载效应对构件承载力有利时， 宜取
γG为 1. 0。

2. 对楼面结构， 当活荷载标准值不小于 4kN / m2时， 其分项系数取 1. 3。

8. 3　 案例分析

1. 基本条件

概况： 该工程为某科技研发办公楼， 总层数为 12 层， 首层层高为 4. 2m， 其余各楼层层

高均为 3. 5m， 平面尺寸为 33. 6m×24. 8m， 总建筑面积约为 10000m2。
抗震设防要求： 设防烈度为 7 度， 设计基本地震加速度为 0. 10g， 设计地震分组为第一

组， Ⅱ类建筑场地。
气象资料： 基本风压 0. 4kN / m2， 东南偏东风为主导风向， 地面粗糙程度 B 类， 基本雪

压 0. 4 kN / m2。
2. 结构选型与布置

按建筑设计方案要求， 本工程采用 12 层钢框架-支撑结构。 钢材选用 Q345B 钢， 焊条

E50； 混凝土等级为 C30。 楼、 屋盖采用压型钢板-钢筋混凝土非组合楼板， 压型钢板-钢筋

混凝土非组合楼板的总厚度为 175mm， 压型钢板采用 YX-75-230-690 （Ⅰ）-1. 0。 基础采用
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桩基础， 内外墙均采用蒸压加气混凝土砌块。 钢框架的纵向柱距为 8. 4m， 横向柱距分别为

8. 4m、 8. 4m、 8m； 纵横向框架梁与框架柱均为刚接， 次梁与框架梁采用上表面平齐铰接连

接方式， 次梁间距主要为 2m。 框架柱选用箱形截面， 钢梁选用 H 型钢。 根据甲方提供的地

质资料确定基础埋深为 1. 65m。 结构布置如图 8-1 所示， 其初选构件特性见表 8-2 ～ 表 8-4
所示。

图 8-1　 标准层结构平面布置图

表 8-2　 梁截面几何特性

构件类型 代号 钢材编号
截面尺寸 / mm
（h×b×t×tf）

A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 Sx / cm3 ix / cm iy / cm

主梁 GKL-1 Q345B H700×300×13×24 235. 5 201000 5760 6805 29. 3 6. 78

横向次梁 CL1 Q345B H646×299×10×15 152. 75 108783 3368 1889 26. 81 6. 64

纵向次梁 CL2 Q345B H298×149×5. 5×8 41. 55 6460 433 227 12. 4 3. 26
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表 8-3　 柱截面几何特性

构件类型 代号 钢材编号
截面尺寸 / mm
（h×b×t×tf）

A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 ix / cm

一层边柱 GKZ-1 Q345B 箱 500×500×40×40 736 261525 10461 18. 85

一层中柱 GKZ-2 Q345B 箱 550×550×50×50 1000 420833 15303 20. 51

二-六层柱 GKZ-1 Q345B 箱 500×500×40×40 736 261525 10461 18. 85

七-顶层柱 GKZ-3 Q345B 箱 450×450×25×25 425 128385 5706 17. 38

表 8-4　 支撑截面几何特性

构件类型 代号 钢材编号
截面尺寸 / mm
（h×b×t×tf）

A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 ix / cm

支撑 GZC1 Q345B H300×300×10×15 120. 4 20500 1370 13. 1

3. 结构作用效应计算及其组合

经计算分析获得结构作用效应 （考虑本书篇幅过大， 其过程省略）。
梁柱内力正号约定如图 8-2 所示。

图 8-2　 内力正号约定

由于本工程有抗震设防要求， 因此其作用效应组合应分别根据 8. 1 节和 8. 2 节的规定，
对各构件分别进行基本效应组合 （一般组合） 与地震效应组合 （抗震组合）。 其③轴框架作

用效应组合可分别按③轴框架梁内力组合 （基本组合）， ③轴框架梁内力组合 （抗震组合），
③轴框架柱内力组合 （一般组合）， ③轴框架柱内力组合 （抗震组合）， ③轴框架底层柱荷

载基本组合值， ③轴支撑内力组合 （基本组合）， ③轴支撑内力组合 （抗震组合） 计算列

表。 为节约篇幅， 本章仅列出各项组合的第一页 （见表 8-5～表 8-11）， 其详细计算结果， 详

见本书附属电子资源第 8 章资源。 读者可登录机械工业出版社教育服务网下载， 也可致电本

书后读者服务热线索取。



　
第

8
章

　
作

用
效

应
组

合
　

223
　　

书书书

表 8-5 ③轴框架梁内力组合 （基本组合）

杆件 跨向 截面 内力 恒载 活载

风载

左风 右风

1.35 恒+1.4×O.7 活 1.2 恒+1.4 活

1.2 恒+1.4×（O.6 风+活）

左风 右风

屋面横梁

AB跨

BC跨

CD垮

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

跨中

梁右端

M -93.O -39.4 23.8O -23.8O -164.16 -166.76 -146.77 -186.75

V 76.9 14.3 -6.OO 6.OO 117.83 112.3O 1O7.26 117.34

M 94.4 6.O -1.45 1.45 133.32 121.68 12O.46 122.9O

M -115.3 2O.3 -26.7O 26.7O -135.76 -1O9.94 -132.37 -87.51

V -81.5 O.O -6.OO 6.OO -11O.O3 -97.8O -1O2.84 -92.76

M -79.1 8.6 -11.6O 11.6O -98.36 -82.88 -92.62 -73.14

V 5O.4 -O.4 2.8O -2.8O 67.65 59.92 62.27 57.57

M -4.6 -5.1 O.OO O.OO -11.21 -12.66 -12.66 -12.66

M -73.5 9.1 11.6O -11.6O -9O.31 -75.46 -65.72 -85.2O

V -47.O O.7 2.8O -2.8O -62.76 -55.42 -53.O7 -57.77

M -1O4.5 22.2 27.1O -27.1O -119.32 -94.32 -71.56 -117.O8

V 77.5 -O.9 -6.4O 6.4O 1O3.74 91.74 86.36 97.12

M 87.O 6.O 1.45 -1.45 123.33 112.8O 114.O2 111.58

M -84.5 -39.O -24.2O 24.2O -152.3O -156.OO -176.33 -135.67

V -73.1 -14.6 -6.4O 6.4O -112.99 -1O8.16 -113.54 -1O2.78

12 层横梁

AB跨

BC跨

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

M -158.8 -82.5 35.7O -35.7O -295.23 -3O6.O6 -276.O7 -336.O5

V 114.3 39.7 -8.5O 8.5O 193.21 192.74 185.6O 199.88

M 141.8 31.3 -O.1O O.1O 222.1O 213.98 213.9O 214.O6

M -158.3 -15.1 -35.9O 35.9O -228.5O -211.1O -241.26 -18O.94

V -116.9 -26.2 -8.5O 8.5O -183.49 -176.96 -184.1O -169.82

M -92.8 -18.1 -5.6O 5.6O -143.O2 -136.7O -141.4O -132.OO

V 62.4 17.2 1.3O -1.3O 1O1.1O 98.96 1OO.O5 97.87
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表 8-6 ③轴框架梁内力组合 （考虑地震组合）

杆件 跨向 截面 内力 恒载 活载

地震 1.2×（恒+0.5 活）+1.3 地震

左震 右震 左震 右震

屋面横梁

AB跨

BC跨

CD垮

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

跨中

梁右端

M -93.0 -39.4 50.5 -50.50 -69.59 -200.89

V 76.9 14.3 -12.8 12.80 84.22 117.50

M 94.4 6.0 -3.1 3.10 112.85 120.91

M -115.3 20.3 -56.7 56.70 -199.89 -52.47

V -81.5 0.0 -12.8 12.80 -114.44 -81.16

M -79.1 8.6 -25.2 25.20 -122.52 -57.00

V 50.4 -0.4 6.0 -6.00 68.04 52.44

M -4.6 -5.1 0.2 -0.15 -8.39 -8.78

M -73.5 9.1 25.5 -25.50 -49.59 -115.89

V -47.0 0.7 6.0 -6.00 -48.18 -63.78

M -104.5 22.2 57.5 -57.50 -37.33 -186.83

V 77.5 -0.9 -13.6 13.60 74.78 110.14

M 87.0 6.0 3.3 -3.25 112.23 103.78

M -84.5 -39.0 -51.0 51.00 -191.10 -58.50

V -73.1 -14.6 -13.6 13.60 -114.16 -78.80

12 层横梁

AB跨

BC跨

梁左端

跨中

梁右端

梁左端

M -158.8 -82.5 77.1 -77.10 -139.83 -340.29

V 114.3 39.7 -18.3 18.30 137.19 184.77

M 141.8 31.3 -0.2 0.20 188.68 189.20

M -158.3 -15.1 -77.5 77.50 -299.77 -98.27

V -116.9 -26.2 -18.3 18.30 -179.79 -132.21

M -92.8 -18.1 -12.6 12.60 -138.60 -105.84

V 62.4 17.2 3.0 -3.00 89.10 81.30
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表 8-7 ③轴框架柱内力组合 （一般组合）

杆件 跨向 截面 内力 恒载 活载
风载

左风 右风
1.35 恒+1.4×0.7 活 1.2 恒+1.4 活

1.2 恒+1.4×（0.6 风+活）

左风 右风
|Mmax|及 N Nmax及 M

顶层柱

A柱

B柱

C柱

D柱

柱顶

柱底

柱顶

柱底

柱顶

柱底

柱顶

柱底

M -93.0 -39.4 23.8 -23.8 -164.16 -166.76 -146.77 -186.75 186.75 -146.77

N -233.6 -25.6 5.4 -5.4 -340.45 -316.16 -311.62 -320.70 -320.70 -311.62

M -32.5 -40.9 16.2 -16.2 -83.96 -96.26 -82.65 -109.87 109.87 -82.65

N -233.6 -25.6 5.4 -5.4 -340.45 -316.16 -311.62 -320.70 -320.70 -311.62

M 36.0 -11.8 15.1 -15.1 37.04 26.68 39.36 14.00 39.36 14.00

N -371.2 -20.0 -14.8 14.8 -520.72 -473.44 -485.87 -461.01 -485.87 -461.01

M 11.6 -4.5 11.6 -11.6 11.25 7.62 17.36 -2.12 17.36 -2.12

N -371.2 -20.0 -14.8 14.8 -520.72 -473.44 -485.87 -461.01 -485.87 -461.01

M -30.8 13.1 15.3 -15.3 -28.74 -18.62 -5.77 -31.47 31.47 -5.77

N -362.2 -18.6 15.1 -15.1 -507.20 -460.68 -448.00 -473.36 -473.36 -448.00

M -9.5 5.8 11.8 -11.8 -7.14 -3.28 6.63 -13.19 13.19 6.63

N -362.2 -18.6 15.1 -15.1 -507.20 -460.68 -448.00 -473.36 -473.36 -448.00

M 84.5 39.0 24.2 -24.2 152.30 156.00 176.33 135.67 176.33 135.67

N -225.6 -25.2 -5.6 5.6 -329.26 -306.00 -310.70 -301.30 -310.70 -301.30

M 30.3 39.7 16.5 -16.5 79.81 91.94 105.80 78.08 105.80 78.08

N -225.6 -25.2 -5.6 5.6 -329.26 -306.00 -310.70 -301.30 -310.70 -301.30

11 层柱

A柱

B柱

柱顶

柱底

柱顶

柱底

M -126.4 -41.7 19.5 -19.5 -211.51 -210.06 -193.68 -226.44 226.44 -193.68

N -540.7 -108.0 13.3 -13.3 -835.79 -800.04 -788.87 -811.21 -811.21 -788.87

M -48.2 -41.2 17.3 -17.3 -105.45 -115.52 -100.99 -130.05 130.05 -100.99

N -540.7 -108.0 13.3 -13.3 -835.79 -800.04 -788.87 -811.21 -811.21 -788.87

M 53.9 1.5 18.5 -18.5 74.24 66.78 82.32 51.24 82.32 51.24

N -935.0 -184.5 -31.1 31.1 -1443.06 -1380.30 -1406.42 -1354.18 -1406.42 -1354.18

M 17.7 0.8 16.2 -16.2 24.68 22.36 35.97 8.75 35.97 8.75
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表 8-8 ③轴框架柱内力组合 （考虑地震组合）

杆件 跨向 截面 内力 恒载 活载
地震作用 1.2×（恒+0.5 活）+1.3 地震

左震 右震 左震 右震
|Mmax|及 N Nmax及 M

顶层柱

A柱

B柱

C柱

D柱

柱顶

柱底

柱顶

柱底

柱顶

柱底

柱顶

柱底

M -93.0 -39.4 50.5 -50.5 -69.59 -200.89 200.89 -69.59

N -233.6 -25.6 11.5 -11.5 -280.73 -310.63 -310.63 -280.73

M -32.5 -40.9 33.0 -33.0 -20.64 -106.44 106.44 -20.64

N -233.6 -25.6 11.5 -11.5 -280.73 -310.63 -310.63 -280.73

M 36.0 -11.8 31.8 -31.8 77.46 -5.22 77.46 -5.22

N -371.2 -20.0 -31.6 31.6 -498.52 -416.36 -498.52 -416.36

M 11.6 -4.5 23.7 -23.7 42.03 -19.59 42.03 -19.59

N -371.2 -20.0 -31.6 31.6 -498.52 -416.36 -498.52 -416.36

M -30.8 13.1 32.5 -32.5 13.15 -71.35 71.35 13.15

N -362.2 -18.6 32.4 -32.4 -403.68 -487.92 -487.92 -403.68

M -9.5 5.8 24.2 -24.2 23.54 -39.38 39.38 23.54

N -362.2 -18.6 32.4 -32.4 -403.68 -487.92 -487.92 -403.68

M 84.5 39.0 51.0 -51.0 191.10 58.5 191.10 58.50

N -225.6 -25.2 -12.1 12.1 -301.57 -270.11 -301.57 -270.11

M 30.3 39.7 33.7 -33.7 103.99 16.37 103.99 16.37

N -225.6 -25.2 -12.1 12.1 -301.57 -270.11 -301.57 -270.11

11 层柱

A柱

B柱

柱顶

柱底

柱顶

柱底

M -126.4 -41.7 44.2 -44.2 -119.24 -234.16 234.16 -119.24

N -540.7 -108.0 28.6 -28.6 -676.46 -750.82 -750.82 -676.46

M -48.2 -41.2 38.0 -38.0 -33.16 -131.96 131.96 -33.16

N -540.7 -108.0 28.6 -28.6 -676.46 -750.82 -750.82 -676.46

M 53.9 1.5 43.2 -43.2 121.74 9.42 121.74 9.42

N -935.0 -184.5 -69.9 69.9 -1323.57 -1141.83 -1323.57 -1141.83

M 17.7 0.8 37.0 -37.0 69.82 -26.38 69.82 -26.38
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表 8-9 ③轴框架底层柱荷载基本组合值

杆件 跨向 内力 恒载 活载
风载 1.2 恒+1.4×（0.6 风+活）

左风 右风 左风 右风
1.35 恒+1.4×0.7 活 1.2 恒+1.4 活

底层柱

A柱柱底

B柱柱底

C柱柱底

D柱柱底

M -66.8 -8.6 92.4 -92.4 -14.58 -169.82 -98.608 -92.2

V 35.0 4.5 -23.8 23.8 28.31 68.29 51.66 48.3

N -3813.8 -906.7 140.5 -140.5 -5727.92 -5963.96 -6037.196 -5845.94

M 68.5 11.8 139.6 -139.6 215.98 -18.54 104.039 98.72

V -35.9 -6.1 -37.0 37.0 -82.70 -20.54 -54.443 -51.62

N -6805.8 -1901.6 640.4 -640.4 -10291.26 -11367.14 -11051.398 -10829.2

M -65.9 -11.3 140.1 -140.1 22.78 -212.58 -100.039 -94.9

V 34.5 6.0 -37.2 37.2 18.55 81.05 52.455 49.8

N -6710.8 -1877.0 -628.9 628.9 -11209.04 -10152.48 -10899.04 -10680.76

M 62.0 8.0 92.8 -92.8 163.55 7.65 91.54 85.6

V -32.4 -4.1 -24.1 24.1 -64.86 -24.38 -47.758 -44.62

N -3724.6 -873.0 -152.1 152.1 -5819.48 -5563.96 -5883.75 -5691.72

表 8-10 ③轴支撑内力组合 （基本组合）

杆件 位置 内力 恒载 活载 左风 右风 1.35 恒+1.4×0.7 活 1.2 恒+1.4 活 1.2 恒+1.4×（0.6 风+活）

12 层支撑
左下右上 N -52.9 -11.1 0.0 0.0 -82.29 -79.02 -79.02

左上右下 N -55.7 -13.0 0.0 0.0 -87.94 -85.04 -85.04

11 层支撑
左下右上 N -65.1 -25.6 31.0 -31.0 -112.97 -113.96 -87.92

左上右下 N -60.9 -27.1 -31.0 31.0 -108.77 -111.02 -137.06

10 层支撑
左下右上 N -80.3 -34.4 55.4 -55.4 -142.12 -144.52 -97.98

左上右下 N -77.8 -35.5 -55.5 55.5 -139.82 -143.06 -189.68

9 层支撑
左下右上 N -93.3 -37.9 79.1 -79.1 -163.10 -165.02 -98.58

左上右下 N -92.0 -38.9 -79.3 79.3 -162.32 -164.86 -231.47
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（续）

杆件 位置 内力 恒载 活载 左风 右风 1.35 恒+1.4×0.7 活 1.2 恒+1.4 活 1.2 恒+1.4×（0.6 风+活）

8 层支撑
左下右上 N -106.1 -41.5 102.1 -102.1 -183.91 -185.42 -99.66

左上右下 N -105.8 -42.2 -102.3 102.3 -184.19 -186.04 -271.97

7 层支撑
左下右上 N -117.5 -44.5 129.3 -129.3 -202.24 -203.30 -94.69

左上右下 N -117.9 -45.0 -129.6 129.6 -203.27 -204.48 -313.34

6 层支撑
左下右上 N -101.5 -38.4 130.6 -130.6 -174.66 -175.56 -65.86

左上右下 N -101.5 -38.7 -130.8 130.8 -174.95 -175.98 -285.85

5 层支撑
左下右上 N -107.9 -40.7 154.6 -154.6 -185.55 -186.46 -56.60

左上右下 N -108.1 -40.7 -154.6 154.6 -185.82 -186.70 -316.56

4 层支撑
左下右上 N -114.8 -42.5 175.0 -175.0 -196.63 -197.26 -50.26

左上右下 N -115.1 -42.5 -175.0 175.0 -197.04 -197.62 -344.62

3 层支撑
左下右上 N -121.0 -44.4 195.3 -195.3 -206.86 -207.36 -43.31

左上右下 N -121.5 -44.4 -195.3 195.3 -207.54 -207.96 -372.01

2 层支撑
左下右上 N -128.6 -46.7 229.8 -229.8 -219.38 -219.70 -26.67

左上右下 N -129.3 -46.7 -229.8 229.8 -220.32 -220.54 -413.57

1 层支撑
左下右上 N -136.6 -45.7 269.1 -269.1 -229.20 -227.90 -1.86

左上右下 N -137.5 -45.7 -269.1 269.1 -230.41 -228.98 -455.02

表 8-11 ③轴支撑内力组合 （考虑地震组合）

杆件 位置 内力 恒载 活载 地震 1.2（恒+0.5 活）+1.3 地震

12 层支撑
左下右上 N -52.9 -11.1 -27.7 -106.15

左上右下 N -55.7 -13.0 27.8 -38.50

11 层支撑
左下右上 N -65.1 -25.6 -95.0 -216.98

左上右下 N -60.9 -27.1 95.1 34.29
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10 层支撑
左下右上 N -80.3 -34.4 153.6 82.68

左上右下 N -77.8 -35.5 -153.8 -314.60

9 层支撑
左下右上 N -93.3 -37.9 200.1 125.43

左上右下 N -92.0 -38.9 -200.5 -394.39

8 层支撑
左下右上 N -106.1 -41.5 238.6 157.96

左上右下 N -105.8 -42.2 -238.8 -462.72

7 层支撑
左下右上 N -117.5 -44.5 282.1 199.03

左上右下 N -117.9 -45.0 -282.2 -535.34

6 层支撑
左下右上 N -101.5 -38.4 272.1 208.89

左上右下 N -101.5 -38.7 -272.2 -498.88

5 层支撑
左下右上 N -107.9 -40.7 313.2 253.26

左上右下 N -108.1 -40.7 -313.3 -561.43

4 层支撑
左下右上 N -114.8 -42.5 349.8 291.48

左上右下 N -115.1 -42.5 -350.0 -618.62

3 层支撑
左下右上 N -121.0 -44.4 388.7 333.47

左上右下 N -121.5 -44.4 -388.8 -677.88

2 层支撑
左下右上 N -128.6 -46.7 453.5 407.21

左上右下 N -129.3 -46.7 -453.5 -772.73

1 层支撑
左下右上 N -136.6 -45.7 515.5 478.81

左上右下 N -137.5 -45.7 -515.7 -862.83
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第 9 章　 结 构 验 算

9. 1　 承载力验算

9. 1. 1　 不考虑地震时承载力验算

对于多高层钢结构， 当不考虑地震作用时， 即在风荷载和重力荷载作用下， 结构构件、
连接及节点应采用下列承载能力极限状态设计表达式：

对持久设计状况、 短暂设计状况

γ0S≤R （9-1）
式中　 S———荷载或作用效应组合的设计值；

R———结构构件承载力设计值；
γ0———结构重要性系数， 对安全等级为一级、 二级和三级的结构构件， 应分别取不小

于 1. 1、 1. 0 和 0. 9。

9. 1. 2　 考虑地震时承载力验算

对于多高层钢结构进行第一阶段抗震设计时， 在多遇烈度地震作用下， 构件承载力应满

足下列条件式

S≤R / γRE （9-2）
式中　 S———荷载效应和地震作用效应最不利组合的内力设计值；

R———结构构件承载力设计值， 按各有关规定计算；
γRE———结构构件承载力的抗震调整系数， 按表 9-1 取值。
当仅考虑竖向地震效应组合时， 各类构件承载力抗震调整系数均取 1. 0。

表 9-1　 承载力抗震调整系数[1]

结构类型 结构构件 受力状态 γRE

钢结构
柱，梁，支撑，节点板件，螺栓，焊缝 强度 0. 75

柱，支撑 稳定 0. 80
　 　 注： 当仅计算竖向地震作用时， 取 γRE = 1. 0。

9. 2　 结构侧移检验

9. 2. 1　 风荷载作用下的侧移检验

1. 变形计算规定

1） 多高层建筑的各类结构， 均应验算其在风荷载作用下的弹性变形。
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2） 计算结构的弹性侧移时， 各项荷载和作用均应采用标准值。
2. 侧移检验方法

钢结构自身的变形能力很强， 而且在钢结构多高层建筑中， 内部隔断又多采用轻型隔

墙， 外墙面多采用悬挂墙板或玻璃幕墙、 铝板幕墙， 适应变形的能力较强。 因此， 对于钢结

构高层建筑， 风荷载作用下的变形限值可以比其他结构放宽一些， 所以其侧移应满足下列

要求[1，2] ：
1） 结构顶点质心位置的侧移不宜超过建筑高度 1 / 500。
2） 各楼层质心位置的层间侧移不宜超过楼层高度的 1 / 400。
3） 结构平面端部构件的最大侧移值， 不得超过质心侧移的 1. 2 倍。
4） 弹性层间侧移角 （楼层层间最大水平位移与层高之比） 不宜大于 1 / 250。

9. 2. 2　 地震作用下的侧移检验

1. 第一阶段抗震设计

（1） 侧移计算规定

1） 多高层钢结构， 均应验算其在多遇烈度地震作用下的弹性变形。
2） 计算结构的弹性侧移时， 各项荷载和作用均应采用标准值。
3） 对于钢-混凝土混合构件和组合构件， 其截面刚度可采用弹性刚度。
4） 除结构平移振动产生的侧移外， 还应考虑因结构平面不对称产生扭转所引起的水平

相对位移。
5） 对于高度超过 12 层的钢框架结构， 当其柱截面为 H 形时， 侧移计算中应计入节点

域剪切变形的影响； 当其柱截面为箱形时， 可忽略其影响。
6） 当结构在地震作用下的重力附加弯矩大于初始弯矩的 10%时， 还应计入二阶效应所

产生的附加侧移。
（2） 侧移验算方法　 根据 《抗震规范》 [3]的规定， 多高层建筑结构在多遇地震作用下，

其结构平面内的最大弹性层间侧移， 应满足下式要求

Δue≤h[θe] （9-3）
式中　 Δue———多遇烈度地震作用下结构平面内的最大弹性层间侧移。

[θe] ———结构弹性层间侧移角的限值， 各种结构体系， 均按 1 / 250 取用。
h———所计算楼层的层高。

注意， 对于高层钢结构建筑， 结构平面端部构件最大侧移不得超过质心位置侧移的

1. 3 倍。
2. 第二阶段抗震设计

多高层建筑钢结构的第二阶段抗震设计， 应验算结构在罕遇地震作用下的弹塑性层间侧

移和层间侧移延性比两项。
（1） 验算对象[1，2]

1） 应验算的对象： 甲类建筑和 9 度抗震设防的乙类建筑结构； 高度超过 150m 的钢结

构高层建筑； 采用隔震和消能减震设计的结构。
2） 宜验算的对象： 7 度Ⅲ、 Ⅳ类场地和 8 度时乙类建筑中的钢结构； 竖向不规则结构

的多高层钢结构； 高度不超过 150m 的钢结构建筑。
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（2） 侧移计算方法

1） 在罕遇地震作用下， 结构薄弱层 （部位） 的弹塑性变形计算， 一般情况下， 宜采用

三维静力弹塑性分析方法 （如 Push-Over）， 或弹塑性时程分析法。
2） 对于楼层侧向刚度无突变的钢框架结构和钢框架-支撑结构， 在罕遇地震作用下， 其

薄弱层 （部位） 的弹塑性侧移 Δup可用下述方法进行简化计算

Δup =ηpΔue （9-4）

或 Δup =μΔuy =
ηp

ξy
Δuy （9-5）

式中　 Δue———在罕遇地震作用下按弹性分析所得的结构层间侧移；
Δuy———结构的层间屈服侧移；

μ———结构的楼层延性系数；
ξy———结构的楼层屈服强度系数；
ηp———结构的弹塑性层间侧移增大系数， 当薄弱层 （部位） 的屈服强度系数与相邻

层 （部位） 屈服强度系数平均值的比值不小于 0. 8 时， 可按表 9-2 采用； 当

其比值大于 0. 5 时， 可按表 9-2 中相应数值的 1. 5 倍采用； 当其比值介于 0. 5
与 0. 8 之间的情况， 采用内插法取值时。

表 9-2　 钢结构薄弱层的弹塑性层间侧移增大系数 ηp
[1]

结构类型 总层数 n 或部位
ξy

0. 5 0. 4 0. 3

均匀框架结构

2～4 1. 30 1. 40 1. 60
5～7 1. 50 1. 65 1. 80
8～12 1. 80 2. 00 2. 20

（3） 侧移验算　 震害经验和研究成果表明： 梁、 柱、 墙等构件及其节点的变形达到临近

破坏时的极限层间侧移角， 可作为防止结构遭遇罕遇烈度地震时发生倒塌的结构弹塑性层间侧

移角的限值。 因此， 在罕遇烈度地震作用下， 结构薄弱层的弹塑性层间侧移应满足下列要求

Δup≤h[θp] （9-6）
式中　 Δup———罕遇烈度地震作用下结构薄弱层的弹塑性层间侧移；

[θp]———结构弹塑性层间侧移角的限值， 各种结构体系， 均按 1 / 50 取用[1，2] ；
h———结构薄弱层的层高。

（4） 侧移延性比控制 　 多高层建筑钢结构的层间侧移延性比不得超过表 9-3 规定的

限值。
层间侧移延性比限值， 意指结构允许的最大层间侧移与其弹性极限侧移 （屈服侧移） 之比。

表 9-3　 钢结构层间侧移延性比限值[1]

结构类别和体系 层间侧移延性比限值

钢结构

框架体系 3. 5
框架-（偏心）支撑体系 3. 0
框架-（中心）支撑体系 2. 5

型钢-混凝土框架体系 2. 5
钢-混凝土混合结构 2. 0
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9. 3　 风振舒适度验算

9. 3. 1　 风振舒适度的验算方法

1. 风振舒适度验算公式

工程实例和研究表明， 在高层建筑特别是超高层钢结构建筑中， 必须考虑人体的舒适

度， 不能用水平位移控制来代替。 风工程学者通过大量试验研究后认为， 结构的风振加速度

是衡量人体对风振反应的最好尺度。 因此， 《高钢规程》 [2]规定： 高层建筑钢结构在风荷载

作用下的顺风向和横风向顶点最大加速度， 应满足下列要求

住宅、 公寓建筑 aw（或 atr）≤0. 20m / s2 （9-7）
办公、 旅馆建筑 aw（或 atr）≤0. 28m / s2 （9-8）
2. 风振加速度计算公式

参考国内外有关规范和资料， 其高层建筑钢结构的顺风向和横风向加速度的计算公式可

按下式计算。
（1） 顺风向顶点最大加速度

aW = ξν
μsμrw0A
mtot

（9-9）

式中　 aW———顺风向顶点最大加速度 （m / s2）；
μs———风荷载体型系数；
μr———重现期调整系数， 取重现期为 10 年时的系数 0. 77；
w0———基本风压 （kN / m2）；

ξ、 ν———分别为脉动增大系数和脉动影响系数；
A———建筑物总迎风面积 （m2）；

mtot———建筑物总质量 （t）。
（2） 横风向顶点最大加速度

atr =
br
T2
tr

· BL
γB ζt，cr

（9-10）

br = 2. 05×10 -4
vn，mTtr

BL
〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓

3. 3

（kN / m3） （9-11）

vn，m = 40 μsμzw0 （9-12）
式中　 atr———横风向顶点最大加速度 （m / s2）；

vn，m———建筑物顶点平均风速 （m / s）；
μz———风压高度变化系数；
γB———建筑物所受的平均重力 （kN / m3）；

ζt ，cr———建筑物横风向的临界阻尼比值， 一般可取 0. 01～0. 02；
Ttr———建筑物横风向第一自振周期 （s）；

B、 L———建筑物平面的宽度和长度 （m）。
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9. 3. 2　 共振与舒适度控制

1. 横风向共振控制

圆筒形高层建筑有时会发生横风向的涡流共振现象， 此种振动较为显著， 设计不允许出

现横风向共振。 一般情况下， 设计中用高层建筑顶部风速来控制。 因此 《高钢规程》 [2] 规

定： 圆筒形高层建筑钢结构应满足下列条件

vn<vcr （9-13）

式中　 vn———高层建筑顶部风速， vn = 40 μzw0 ；
vcr———临界风速， vcr = 5D / T1；
D———圆筒形建筑的直径 （m）；
T1———圆筒形建筑的基本自振周期 （s）。

若不能满足式 （9-13） 的要求， 一般可采用增加刚度使结构自振周期减小来提高临界风

速， 或进行横风向涡流脱落共振验算。
2. 楼盖舒适度控制

楼盖结构应具有适宜的舒适度。 楼盖结构的竖向振动频率不宜小于 3Hz， 竖向振动加速

度峰值不应超过表 9-4 的限值。
一般情况下， 当楼盖结构竖向振动频率小于 3Hz 时， 应验算其竖向振动加速度。 楼盖

结构竖向振动加速度可按现行行业标准 《高混凝土技术规程》 的有关规定计算。
表 9-4　 楼盖竖向振动加速度限值

人员活动环境
峰值加速度限值 / （m / s2）

竖向频率不大于 2Hz 竖向频率不小于 4Hz
住宅、办公 0. 07 0. 05

商场及室内连廊 0. 22 0. 15
　 　 注： 结构竖向频率为 2～4Hz 之间时， 峰值加速度限值可按线性插值选取。

9. 4　 结构稳定验算

9. 4. 1　 稳定分类及区别

高层建筑钢结构的稳定可分为整体稳定和局部稳定两大类型。
整体稳定又可分为整体倾覆稳定和整体压屈稳定[1] 。 倾覆稳定是将结构物视为刚体，

计算所有竖向荷载对其基跟点的稳定力矩和所有水平荷载对其基跟点的倾覆力矩， 并要求稳

定力矩不小于倾覆力矩； 而压屈稳定则是将结构物视为弹性体， 对其进行二阶分析， 要求实

际荷载不大于其极限承载力。
构件或杆件以及板件是整体结构的组成部分， 因此相对结构而言， 构件或杆件以及板件

是局部， 其稳定统称为局部稳定。
但就构件或杆件及板件而言， 构件或杆件是由板件组成， 构件或杆件可称为整体， 板件

则是局部， 因此构件或杆件整体的稳定， 常简称整体稳定， 而板件的稳定则又被称为局部

稳定。
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构件或杆件以及板件的稳定问题详见本书的构件设计章节， 此处只介绍多高层钢结构的

整体稳定验算。

9. 4. 2　 倾覆稳定验算

为防止高楼发生倾覆失稳， 在风或地震作用下， 高层建筑结构应按下式进行倾覆稳定

验算[1]

1. 3Mov≤Mst （9-14）
式中　 Mov———由水平风荷载或水平地震作用标准值产生的倾覆力矩标准值；

Mst———结构的抗倾覆力矩标准值， 取 90%的重力荷载标准值和 50%的活荷载标准值

计算。

9. 4. 3　 压屈稳定验算

（1） 需进行整体压屈稳定验算的条件　 结构的整体压屈稳定分析， 主要是计及二阶效

应的结构极限承载力验算， 而 《钢结构设计标准》 又规定， 对
∑Ni·Δui

∑Hi·hi
>0. 1 的框架结构

宜采用二阶弹性分析， 据此可得出推论： 凡需进行二阶分析的结构， 均需进行整体稳定验

算。 因此， 需进行整体压屈稳定验算的条件是

∑Ni·Δui

∑Hi·hi
>0. 1 （9-15）

（2） 可不验算结构整体压屈稳定的条件　 凡符合下述 1）、 2） 中的任何一款规定， 均

可不必验算结构的整体压屈稳定。
1） 根据 （1） 中叙述， 按逆向法则可知， 凡不需进行二阶分析的结构， 均不需进行整

体稳定验算。 因此， 不需进行整体压屈稳定验算的条件可以是

∑Ni·Δui

∑Hi·hi
≤0. 1 （9-16）

2） 根据理论分析和实例计算， 若把结构的层间侧移、 柱的轴压比和长细比， 控制在某

一限值以内， 就能控制住二阶效应对结构极限承载力的影响。 因此， 多高层建筑钢结构同时

符合以下两个条件时， 可不验算结构的整体稳定[1] 。
① 结构各楼层柱子平均长细比和平均轴压比满足下式要求

Nm

Npm
+
λm

80
≤1 （9-17）

Npm = fyAm （9-18）
式中　 λm———楼层柱的平均长细比；

Nm———楼层柱的平均轴压力设计值；
Npm———楼层柱的平均全塑性轴压力；
fy———钢材的屈服强度；
Am———楼层柱截面面积的平均值。

② 结构按一阶线性弹性计算所得各楼层的层间相对侧移值， 满足下式要求
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Δu
h
≤0. 12

∑Fh

∑Fv
（9-19）

式中　 Δu———按一阶线弹性计算所得的质心处层间侧移；
h———楼层的层高；

∑Fh———所验算楼层以上的全部水平作用之和；
∑Fv———所验算楼层以上的全部竖向作用之和。
（3） 结构整体压屈稳定验算方法的选择

1） 无侧移结构 （强支撑结构）。 研究表明， 对于无侧移的结构， 采用 “有效长度法”
来验算结构的整体稳定， 能够取得较高精度的计算结果。 对于有侧移的钢框架体系， 当在结

构体系中设置竖向支撑或剪力墙或筒体等侧向支承， 且层间侧移角 Δu / h≤1 / 1000 时， 可视

为无侧移的框架， 同样可以采用 “有效长度法” 进行结构整体稳定的验算。 柱的计算长度

系数可按现行 《钢结构设计标准》 采用。
2） 有侧移结构 （弱支撑结构）。 在结构体系中未设置竖向支撑或剪力墙或筒体等侧向

支承的钢框架， 以及虽设置侧向支承， 但层间侧移角 Δu / h>1 / 1000 的结构， 均属有侧移的

结构。 验算有侧移结构的整体稳定， 应采用能反映 P-Δ 效应的二阶分析法。
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高层房屋钢结构的主要受力构件按照其功能和构造特点可分为承重构件和抗侧力构件两

大类。 承重构件包括梁、 柱 （一般梁、 柱和框架梁、 柱）； 抗侧力构件包括框架梁、 框架

柱、 中心支撑和偏心支撑、 抗震剪力墙等。
在高层钢结构中的构件设计内容及一般步骤可为： 首先试选构件截面 （形式和尺寸）；

然后进行构件截面验算； 最后检验是否满足构造要求。
多高层建筑钢结构构件的截面形式、 构造特点、 设计原理和计算原则与一般建筑钢结构

并没有本质上的差别， 主要是构件的截面尺寸较大、 钢板厚度较大。 因此， 本章不介绍构件

的详细设计过程， 只介绍其设计特点。

10. 1　 梁的设计

10. 1. 1　 梁的截面初选

在高层建筑钢结构中， 梁是主要承受横向荷载的受弯构件， 其受力状态主要表现为单向

受弯。 无论框架梁或承受重力荷载的梁， 其截面一般采用双轴对称的轧制或焊接 H 型钢。
当跨度较大或受荷很大， 而高度又受到限制时， 可选用抗弯和抗扭性能较好的箱形截面。 有

些设计， 考虑了钢梁和混凝土楼板的共同工作， 选用组合梁。 对于墙梁等维护构件， 可采用

槽形等截面形式， 其受力状态主要表现为双向受弯。
梁截面预估时， 一般根据荷载与支座情况， 其截面高度按跨度的 1 / 20 ～ 1 / 50 确定； 其

翼缘宽度 b 根据侧向支撑间的距离 l / b 确定； 其板件厚度按 《钢结构设计标准》 中局部稳定

的限值确定。

10. 1. 2　 梁的截面验算

一般而言， 所选梁截面需要根据荷载组合按 《钢结构设计标准》 的验算公式进行强度、
整体稳定 （满足某些条件可不验算）、 局部稳定和刚度验算， 并满足构造要求。 其验算方法

可参见 《钢结构设计标准》 或前期课程 “钢结构原理” 的相关教材， 此处不予赘述。 下面

仅就某些特殊规定简述如下。
10. 1. 2. 1　 梁的强度

梁的强度主要包括抗弯强度和抗剪强度。
1. 抗弯强度

计算梁的抗弯强度时， 框架梁端弯矩的取值原则如下：
1） 在重力荷载作用下， 或风与重力荷载组合作用下， 梁端弯矩应取柱轴线处的弯矩值。
2） 当计入水平地震作用的组合时， 梁端弯矩应取柱面处 （即梁端处） 的弯矩值。
当不考虑梁腹板屈曲后强度时， 其抗弯强度按下式计算：
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（1） 单向弯曲梁

Mx

γxWnx
≤f （10-1）

（2） 双向弯曲梁

Mx

γxWnx
+

My

γyWny
≤f （10-2）

式中　 Mx、 My———绕 x 轴、 y 轴的弯矩设计值；
Wnx、 Wny———对 x 轴、 y 轴的净截面抵抗矩；

γx、 γy———截面塑性发展系数， 非抗震设计时， 按 《钢结构设计标准》 的规定采

用； 抗震设计时宜取 1. 0；
f———钢材的抗弯强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75。

2. 抗剪强度

在主平面内受弯的实腹式钢梁， 当不考虑梁腹板屈曲后强度时， 其抗剪强度应按下式

计算

τ= VS
Itw

≤fv （10-3）

框架梁端部腹板受切割削弱时， 其端部截面的抗剪强度应按下列公式计算

τ=V / Awn≤fv （10-4）
式中　 V———计算截面处沿腹板平面作用的剪力；

S———计算剪应力处以上毛截面对中和轴的面积矩；
I———毛截面对中和轴的惯性矩；
tw———腹板厚度；
fv———钢材的抗剪强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；

Awn———扣除扇形切角和螺栓孔后的腹板受剪净截面面积。
注意： 高层钢结构中的托柱梁， 因柱不连续， 在支承柱处会发生该托柱梁的受力状态集

中现象。 因此在多遇地震作用下计算托柱梁的承载力时， 其内力应乘以不小于 1. 5 的增大系

数。 9 度抗震设防的结构不应采用大梁托柱的结构形式。
10. 1. 2. 2　 梁的整体稳定

1. 不必验算整体稳定的条件

符合下列条件之一者， 可不必验算梁的整体稳定：
1） 有刚性铺板 （钢板、 各种钢筋混凝土板、 压型钢板-混凝土组合楼板） 密铺在梁的

受压翼缘， 并与其牢固相连时， 刚性板能阻止梁的受压翼缘的侧向位移。
2） 钢框架梁的上翼缘采用抗剪连接件与组合楼板连接时。
3） 对于非抗震设防或按 6 度抗震设防的结构， 其简支实腹钢梁受压翼缘的侧向自由长

度与其宽度之比 （侧向长细比）， 不超过表 10-1 所规定的数值时 （对于箱形截面简支梁，
其截面尺寸还应同时满足 h / b0≤6 的要求）。

4） 按 7 度及以上抗震设防的结构， 实腹钢梁相邻侧向支撑点间的长细比满足表 10-2 中

的规定时。
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表 10-1　 非抗震设防或按 6 度抗震设防的简支实腹钢梁的最大侧向长细比

钢　 　 号

工字形截面（含 H 型钢）梁 l1 / bf
跨中无侧向支承点 跨中受压翼缘有侧向支承点

荷载作用于上翼缘 荷载作用于下翼缘 荷载作用于任何部位

箱形截面梁
l1 / b0

Q235 13. 0 20. 0 16. 0 95
Q345 10. 5 16. 5 13. 0 65
Q390 10. 0 15. 5 12. 5 57
Q420 9. 5 15. 0 12. 0

　 　 注： 采用其他钢号的梁， 最大 l1 / bf 值应取 Q235 相应值乘以 235 / f （工形梁） 或 235 / fy （箱形梁）。

表 10-2　 按 7 度及以上抗震设防的实腹钢梁允许侧向长细比

应力比值 侧向支承点间的构件长细比 λy

-1. 0≤
M1

Wpx f
≤0. 5 λy≤ 60-40

M1

Wpx f
（ ） 235

fy

0. 5≤
M1

Wpx f
≤1. 0 时 λy≤ 45-10

M1

Wpx f
（ ） 235

fy

　 　 注： 表中 λy为钢梁在弯矩作用平面外的长细比， λy = l1 / iy； l1为钢梁相邻支撑点间的距离； iy为钢梁截面对 y 轴的回
转半径； M1表示与塑性铰相距为 l1的侧向支撑点间的距离； 当在长度 l1范围内为同向曲率时， M1 / （Wpx f） 为
正； 当为反向曲率时， M1 / （Wpx f） 为负； Wpx为钢梁截面对 x 轴的塑性截面模量； fy、 f 分别为钢材屈服强度与
强度设计值。

2. 整体稳定验算公式

当不符合上述条件之一者， 应按下式计算梁的整体稳定。
单向弯曲梁

Mx

φbWx
≤f （10-5）

双向弯曲梁

Mx

φbWx
+

My

γyWy
≤f （10-6）

式中　 Mx、 My———绕 x 轴、 y 轴的最大弯矩设计值；
Wx、 Wy———对 x 轴、 y 轴的毛截面抵抗矩；

γy———截面塑性发展系数， 按 《钢结构设计标准》 的规定采用；
f———钢材的抗弯强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；

φb———梁的整体稳定系数， 按 《钢结构设计标准》 的规定确定， 当梁在端部仅

以腹板与柱 （或主梁） 相连时， φb （或当 φb>0. 6 时的 φ′b） 应乘以降低

系数 0. 85。
10. 1. 2. 3　 梁的局部稳定 （板件宽厚比）

防止板件局部失稳最有效的方法是限制其宽厚比。 钢框架梁的板件宽厚比， 应随截面塑

性变形发展程度的不同， 而需满足不同的要求。
在多高层建筑钢结构中， 对按 7 度及以上抗震设防的多高层建筑， 在抗侧力框架的梁可

能出现塑性铰的区段， 要求在出现塑性铰之后， 仍具有较大的转动能力， 以实现结构内力重

分布， 因此板件的宽厚比限制较严； 而对于非抗震设防和按 6 度抗震设防的钢结构建筑， 当

抗侧力框架的梁中可能出现塑性铰之后， 不要求具有太大的转动能力， 因此板件宽厚比限制
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相对较宽。 梁的板件宽厚比应符合 《钢结构设计标准》 中的限值， 对于抗震设防结构的框

架梁还应满足表 10-3 规定的限值。
表 10-3　 框架梁、 柱的板件宽厚比限值[1]

板件名称
抗　 震　 等　 级

一级 二级 三级 四级
非抗震设计

柱

工字形截面翼缘外伸部分 10 11 12 13 13
工字形截面腹板 43 45 48 52 52
箱形截面壁板 33 36 38 40 40

冷成型方管壁板 32 35 37 40 40
圆管（径厚比） 50 55 60 70 70

梁

工字形截面和箱形截
面翼缘外伸部分

9 9 10 11 11

箱形截面翼缘在
两腹板之间部分

30 30 32 36 36

工字形截面和箱形截面腹板 30≤72～120ρ≤60 35≤72～100ρ≤65 40≤80～110ρ≤70 45≤85～120ρ≤75 85～120ρ

　 　 注： 1. 表列数值适用于 Q235 钢， 采用其他牌号钢材时， 应乘以 235 / fy ， 圆管应乘以 235 / fy。
2. 表中 ρ=N / （Af ） 为梁轴压比。
3. 表中冷成型方管适用于 Q235GJ 或 Q345GJ 钢。
4. 非抗侧力构件的板件宽厚比， 应按现行国家标准 《钢结构设计标准》 的有关规定执行。

钢结构房屋应根据设防分类、 烈度和房屋高度采用不同的抗震等级， 并应符合相应的计

算和构造措施要求。 丙类建筑的抗震等级应按表 10-4 确定。
表 10-4　 钢结构房屋的抗震等级[2]

房屋高度
抗震设防裂度

6 7 8 9
≤50m 四 三 二

>50m 四 三 二 一

　 　 注： 1. 高度接近或等于高度分界时， 应允许结合房屋不规则程度和场地、 地基条件确定抗震等级。
2. 一般情况， 构件的抗震等级应与结构相同； 当某个部位各构件的承载力均满足 2 倍地震作用组合下的内力要

求时， 7～9 度的构件抗震等级应允许按降低一度确定。

对于框架-支撑 （含中心支撑和偏心支撑） 结构体系中的框架， 当房屋高度不超过

100m， 且框架部分所承担的地震作用不大于结构底部地震总剪力的 25%时， 对 8、 9 度抗震

设防的框架梁的板件宽厚比限值， 可按表 10-3 中规定的相应条款降低一度的要求采用。

10. 1. 3　 梁的构造要求

1） 变截面框架梁的截面变化， 宜改变梁翼缘的宽度和厚度， 而保持梁的腹板高度

不变。
2） 当梁的上翼缘采用抗剪连接件与组合楼板连接时， 可不验算组合梁的整体稳定， 但

仍应根据条件在其下翼缘设置隅撑。
3） 框架梁的端部以及有集中荷载作用点等可能出现塑性铰的部位， 梁的受压翼缘应设

置侧向支撑 （按 7 度及以上抗震设防的结构， 梁的上、 下翼缘均应设置侧向支撑）， 且实腹

钢梁相邻侧向支撑点间的长细比应符合表 10-2 的要求。
4） 焊接梁的翼缘一般用一层钢板做成； 当大跨度钢梁的翼缘采用两层钢板时， 外层钢

板与内层钢板之比宜为 0. 5～ 1. 0， 其外层钢板的理论断点应符合 《钢结构设计标准》 的相

关要求； 其梁中横向加劲肋的切角应符合图 10-1 的要求。
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5） 采用高强度螺栓摩擦型连接拼合的大跨度钢梁， 其翼缘板不宜超过三层； 其外层钢

板的理论断点处的外伸长度内的高强度螺栓数目， 应按该层钢板的 1 / 2 净截面面积的承载力

进行计算； 钢梁翼缘角钢截面面积不宜少于整个翼缘截面面积的 30%， 当采用最大型号的

角钢仍不能满足此项要求时， 可增设腋板 （图 10-2）， 此时， 角钢与腋板截面面积之和不应

少于翼缘总截面面积的 30%。
6） 钢梁端部支座应满足图 10-3 所示的构造要求。

图 10-1　 焊接梁横向加劲肋的切角 图 10-2　 高强度螺栓连接的钢梁翼缘截面

图 10-3　 梁端支座构造

a） 平板支座　 b） 突缘支座

10. 1. 4　 案例分析

1. 已知条件

某总层数为 12 层的科技研发办公楼， 标准层的结构平面布置图如图 8-1 所示。 柱距为

8. 4m 和 8. 0m 两种； 采用钢框架-支撑（人字形中心） 结构体系， 支撑所在跨柱距为 8. 4m，
底层柱高 5. 85m， 按 7 度设防， 梁-柱节点均设计为刚接， 初选③轴线框架梁截面及钢材见

表10-5。 梁上作用的荷载标准值为： 恒载 qk = 12. 95kN / m， p= 82. 25kN； 活载 g= 2. 88kN / m，
p= 21. 13kN。 经内力组合发现， 梁最不利内力组合在其梁端， 其基本效应组合值为 M1max =
-416. 36kN·m， V1max = 213. 86kN， 其抗震效应组合值为 M2max = - 468. 63kN·m， V2max =
210. 45kN。 试验算该框架梁是否安全。

表 10-5　 梁截面几何特性

构件类型 钢材编号
截面尺寸 / mm
（h×b×t×tf）

A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 Sx / cm3 ix / cm iy / cm

框架梁 Q345B H700×300×13×24 235. 5 201000 5760 6805 29. 3 6. 78
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2. 解题分析

由于该办公楼需按 7 度设防， 所以框架梁验算时， 需根据 《高钢规程》 [2]的规定， 分别

进行基本效应组合与抗震效应组合情况下的梁各项验算， 满足相应规范规定的各项要求后，
方能判断为安全。

3. 求解过程

（1） 基本效应组合下的截面验算

1） 强度验算

① 抗弯强度

σ=
M1max

γxWx
= 416. 36×106

1. 05×5760×103N / mm2 = 68. 84N / mm2<f= 310N / mm2

② 抗剪强度

τ=
V1maxSx

Ix tw
= 213. 86×103×6805×103

201000×104×13
N / mm2 = 55. 70N / mm2<fv = 180N / mm2

③ 折算应力验算

s= bt h
-t
2

= 30×2. 4×70
-2. 4
2

cm3 = 2433. 6cm3

τ=
V1maxs
Ix tw

= 213. 86×103×2433. 6×103

201000×104×13
N / mm2 = 19. 92N / mm2

σ=
M1max

Ix
·h-2t

2
= 416. 36×106

201000×104
×700-2×24

2
N / mm2 = 67. 53N / mm2

σ2+3τ2 = 67. 532+3×19. 922 N / mm2 = 75. 83N / mm2<1. 1f= 341N / mm2

梁端截面强度满足要求。
2） 整体稳定验算。 由于该办公楼楼板与钢梁通过抗剪栓钉紧密连接在一起， 可以阻止

梁受压翼缘侧向位移， 梁的整体稳定可以得到保证， 故可不验算。
3） 局部稳定验算

翼缘　
b1
t
=（300-13） / 2

24
= 6. 0<11 235

345
≈9. 2， 满足要求。

由于 85 - 120ρ = 85 - 120N / （Af） = 85 - 120 × 213. 86
23550×310×10-3

= 81. 48， 查表 10-3， 则取

85-120ρ= 75。

腹板　
h0

tw
= 700-2×24

13
= 50. 15<75 235

345
≈61. 90， 满足要求。

4） 刚度验算。 取荷载的标准组合 gk+qk 进行验算。
恒载 qk = 12. 95kN / m， p= 82. 25kN

将集中荷载转化为等效均布荷载　 gk = 12. 95+82. 25
2. 075

〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN / m= 52. 59kN / m

活载 g= 2. 88kN / m， p= 21. 13kN

将集中荷载转化为等效均布荷载　 qk = 2. 88+21. 13
2. 075

〓

〓
〓

〓

〓
〓 kN / m= 13. 06kN / m
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荷载的标准组合值=gk+qk =（52. 59+13. 06）kN / m= 65. 65kN / m

ν=
5（gk+qk） l4

384EI
= 5×65. 65×8. 44×1012

384×2. 06×105×2. 01000×104mm=10. 28mm< l
400

= 21. 00mm

满足要求。
（2） 抗震效应组合下的构件截面验算

1） 强度验算

① 抗弯强度

σ=
M2max

γxWx
= 468. 63×106

1. 05×5760×103N / mm2 = 77. 49N / mm2< f
γRE

= 310
0. 75

= 413N / mm2

② 抗剪强度

τ=
V2maxSx

Itw
= 210. 45×103×6805×103

201000×104×13
N / mm2 = 54. 81N / mm2<

fv
γRE

= 180
0. 75

= 240N / mm2

③ 折算应力验算

s= btf
h-tf
2

= 30×2. 4×70
-2. 4
2

cm3 = 2433. 6cm3

τ=
V2maxs
Itw

= 210. 45×103×2433×103

20100×104×13
N / mm2 = 19. 60N / mm2

σ=
M2max

Ix
·

h-2tf
2

= 468. 63×106

201000×104
×700-2×24

2
N / mm2 = 76. 01N / mm2

σ2+3τ2 = 76. 012+3×19. 602 N / mm2 = 83. 25N / mm2

<1. 1 f
γRE

= 1. 1× 310
0. 75

N / mm2 = 455N / mm2

梁端截面强度满足要求。
2） 整体稳定验算。 由于楼板与钢梁通过抗剪栓钉紧密连接在一起， 可以阻止梁受压翼

缘侧向位移， 梁的整体稳定可以得到保证， 故可不验算。
3） 局部稳定验算

翼缘　
b1
t
=（300-13） / 2

24
= 6. 0<11× 235

345
≈9. 2， 满足要求。

由于， 85-120ρ= 85-120N / （Af）= 85-120× 210. 45
23550×310×10-3

= 81. 54

查表 10-3 得 45≤85-120ρ≤75， 取 85-120ρ= 75。

腹板　
h0

tw
= 700-2×24

13
= 50. 15<75 235

345
≈61. 9， 满足要求。

该框架梁安全。
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10. 2　 柱的设计

10. 2. 1　 轴心受压柱

在非抗震的高层钢结构中， 当采用双重抗侧力体系时， 若考虑其核心筒或支撑等抗侧力

结构承受全部或大部分侧向及扭转荷载， 其框架中的梁与柱的连接， 可以做成铰接， 此时的

柱即为轴心受压柱， 按重力荷载设计。 梁与柱采用铰接连接， 设计和施工都比较方便。
高层建筑中的轴心受压柱， 主要是承受轴向荷载作用， 一般不涉及抗震的问题， 柱的设

计方法与一般轴心受压柱相似， 所不同的是柱子的钢材厚度较厚。 对厚壁柱设计应注意材料

强度设计值和稳定系数 φ 的取值有所不同 （较一般轴心受压柱低）。
10. 2. 1. 1　 轴心受压柱的截面初选

轴心受压柱宜采用双轴对称的实腹式截面。 截面形式可采用 H 形、 箱形、 十字形、 圆

形等。 通常采用轧制或焊接的 H 型钢或由 4 块钢板焊成的箱形截面。 箱形截面材料分布合

理， 截面受力性能好， 抗扭刚度大， 应用日益广泛。
轴心受压柱的截面可按长细比 λ 预估， 通常 50≤λ≤120， 设计时一般假定 λ = 100 时进

行截面预估。
10. 2. 1. 2　 轴心受压柱的截面验算

1. 轴心受压柱的强度

1） 轴心受压柱 （高强度螺栓摩擦型连接除外）， 当端部连接 （及中部拼接） 处组成截

面的各板件都有连接件直接传力时， 截面强度应按式 （10-7） 计算， 但含有虚孔的构件尚需

在孔心所在截面按式 （10-8） 验算。

毛截面屈服 σ= N
A
≤f （10-7）

净截面断裂 σ= N
An

≤0. 7fu （10-8）

式中　 N———所计算截面的轴力设计值；
f———钢材抗拉强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；
A———构件的毛截面面积；
An———构件的净截面面积， 当构件多个截面有孔时， 取最不利的截面；
fu———钢材抗拉强度最小值。

2） 高强度螺栓摩擦型连接处的轴心受压柱强度， 其截面强度计算应按下式验算

σ= 1-0. 5
n1

n
〓

〓
〓

〓

〓
〓
N
An

≤f （10-9）

式中　 n———在节点或拼接处， 轴心受压柱一端连接的高强度螺栓数目；
n1———轴心受压柱所验算截面的高强度螺栓数目。

注： 轴压构件， 当其组成板件在节点或拼接处并非全部直接传力时， 应对危险截面的面

积乘以有效截面系数 η， 不同构件截面形式和连接方式的 η 值应符合表 10-6 的规定。
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表 10-6　 轴心受力构件节点或拼接处危险截面有效截面系数

构件截面形式 连接形式 η 图　 　 例

角钢 单边连接 0. 85

工形、H 形

翼缘连接 0. 90

腹板连接 0. 70

2. 轴心受压柱的整体稳定

（1） 验算公式　 轴心受压柱的承载力， 往往取决于整体稳定性， 应按下式计算

σ= N
φminA

≤f （10-10）

式中　 A———柱的毛截面面积；
φmin———轴心受压构件最小稳定系数， 取截面中两主轴的稳定系数 φx、 φy的较小者；

f———钢材的强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 80。
（2） 稳定系数的确定　 对于轴心受压构件稳定系数 φx、 φy， 应根据板件的厚度、 截面

分类、 长细比和钢材屈服强度等因数确定。
1） 截面分类

① 当轴心受压构件的板件厚度 t<40mm 时， 构件的截面分类按表 10-7 确定。
② 当轴心受压构件的板件厚度 t≥40mm 时， 构件的截面分类按表 10-8 确定。

表 10-7　 板件厚度 t<40mm的轴心受压构件截面分类

截　 面　 形　 式 制作工艺及边长比
截面分类

φx φy

H 形截面

轧制
bf / h≤0. 8 a 类 b 类

bf / h>0. 8 a 类 b 类

焊接
翼缘为焰切边 b 类 b 类

翼缘为轧制或剪切边 b 类 c 类

箱形截面

轧制 b 类 b 类

焊接

板件宽厚比 b / t>20 b 类 b 类

板件宽厚度 b / t≤20 c 类 c 类
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（续）

截　 面　 形　 式 制作工艺及边长比
截面分类

φx φy

十字形截面 焊接 b 类 b 类

圆管

轧制 a 类 a 类

焊接 b 类 b 类

表 10-8　 板件厚度 t≥40mm的轴心受压构件截面分类

构件截面形式
板件厚度 /

mm
截面分类

φx φy

轧制 H 形截面
t<80 b 类 c 类

t≥80 c 类 d 类

焊接
H 形截面

翼缘为焰切边 t≥40 b 类 b 类

翼缘为轧制或剪切边 t≥40 c 类 d 类

焊接箱形截面

b / t>20 b 类 b 类

b / t≤20 c 类 c 类

2） 构件长细比计算

构件长细比入应根据其失稳模式， 按下述方法分别计算。
① 当计算弯曲屈曲时 （截面为双轴对称）
对主轴 x 或主轴 y 长细比， 分别按下式计算

λx =
l0x
ix

，λy =
l0y
iy

（10-11）

式中　 l0x、 l0y———构件对主轴 x 和主轴 y 的计算长度；
ix、 iy———构件截面对主轴 x 和主轴 y 的回转半径。

② 当计算扭转屈曲时

其长细比按下式计算

λz =
I0

It / 25. 7+Iω / l
2
ω

（10-12）

式中　 I0、 It、 Iω———构件毛截面对剪心的极惯性矩、 截面抗扭惯性矩和扇性惯性矩， 对十

字形截面可近似取 Iω = 0；
lω———扭转屈曲的计算长度， 两端铰支且端截面可自由翘曲者， 取几何长度 l；
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两端嵌固且端部截面的翘曲完全受到约束者， 取 0. 5l。

双轴对称十字形截面板件宽厚比不超过 15 235 / fy 者， 可不计算扭转屈曲 （ fy 为钢材牌

号所指屈服强度， 以 MPa 计）。
③ 当计算弯扭屈曲时， 截面为单轴对称的构件， 绕非对称轴 （设为 x 轴） 的长细比

λx， 仍按式 （10-11） 计算； 但绕对称轴 （设为 y 轴） 的长细比， 应考虑其扭转效应， 用换

算长细比 λyz取代， 其换算长细比 λyz应按下式计算

λyz =
1
2
[（λ2

y
+λ2

z ）+ （λ2
y
+λ2

z ）
2-4（1-e20 / i

2
0）λ

2
yλ

2
z ] （10-13）

式中　 i0———构件截面对剪心的极回转半径， i20 = e
2
0
+i2x+i

2
y；

e0———构件截面形心至剪心的距离；
λy———构件对对称轴 y 的长细比；
λz———构件扭转屈曲的换算长细比， 按式 （10-12） 计算。

3） 构件稳定系数。 稳定系数 φ 值， 应根据板件的厚度、 截面分类、 长细比和钢材屈服

强度等因数， 由 《钢结构设计标准》 查表获得， 也可按下列公式计算确定

λn =
λ
π

fy
E

（10-14）

当 λn≤0. 215 时 φ= 1-α1λ
2
n （10-15）

当 λn>0. 215 时

φ= 1
2λ2

n

[（α2+α3λn+λ
2
n）- （α2+α3λn+λ

2
n）

2-4λ2
n ] （10-16）

式中　 α1、 α2、 α3———系数， 根据表 10-7、 表 10-8 的截面分类， 按表 10-9 采用。
表 10-9　 系数 α1、 α2、 α3

截面类别 α1 α2 α3

a 类 0. 41 0. 986 0. 152
b 类 0. 65 0. 965 0. 300

c 类
λn≤1. 05
λn>1. 05

0. 75
0. 906 0. 595
1. 216 0. 302

d 类
λn≤1. 05
λn>1. 05

1. 35
0. 868 0. 915
1. 375 0. 432

3. 轴心受压柱的局部稳定

轴心受压柱的局部稳定是通过其板件宽厚比来控制的， 其板件的宽厚比， 抗震设计时应

满足表 10-3 的要求， 非抗震设计时应符合 《钢结构设计标准》 的规定要求。
对于 H 形、 工字形、 箱形截面的轴压构件， 非抗震设计时， 可按如下方法验算：
（1） H 形截面腹板

当 λ≤50εk时 h0 / tw≤42εk （10-17a）
当 λ>50εk时： h0 / tw≤min（21εk+0. 42λ，21εk+50） （10-17b）

式中　 λ———构件的较大长细比；
h0、 tw———腹板计算高度和厚度；

εk———参数， εk = 235 / fy ， fy 为钢材牌号所指的屈服强度。
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（2） H 形截面翼缘

当 λ≤70εk时 b / tf≤14εk （10-18a）
当 λ>70εk时 b / tf≤min（7εk+0. 1λ，7εk+12） （10-18b）

式中　 b、 tf———翼缘板自由外伸宽度和厚度。
（3） 箱形截面壁板

当 λ≤52εk时 b / t≤42εk （10-19a）
当 λ>52εk时 b / t≤min（29εk+0. 25λ，29εk+30） （10-19b）

式中　 b———壁板的净宽度。
长方箱形截面较宽壁板宽厚比限值应按式 （10-19） 取值， 并乘以按下式计算的调整

系数

αr = 1. 12- 1
3
（η-0. 4） 2 （10-20）

式中　 η———箱形截面宽度和高度之比， η≤1. 0。
（4） 圆管压杆　 圆管压杆的外径与壁厚之比不应超过 100ε2

k。
注： ① 当轴压构件的压力小于稳定承载力 φfA 时， 可将其板件宽厚比限值由上述公式

算得后乘以放大系数 α= φfA / N 。
② 若其腹板的高厚比不满足现行规范的要求时， 可采用下列措施之一：
1） 采用有效截面法验算构件的强度和稳定性。 此时， 其有效截面取全部翼缘面积与图

10-4a 中腹板阴影部分之和， 但在计算构件的稳定系数时， 仍取腹板的全部面积。
2） 配置纵向加劲肋。 在腹板两侧配置成对的纵向加劲肋 （图 10-4b）， 使腹板在较大翼

缘与纵向加劲肋之间的高厚比满足现行规范对高厚比的要求。

图 10-4　 受压构件腹板的补强

a） 腹板有效截面　 b） 腹板纵向加劲肋　 c） 腹板横向加劲肋

4. 轴心受压柱的刚度验算

轴心受压柱的刚度验算是通过其长细比来控制的。 根据参考文献 [2] 的规定， 其长细

比不宜大于 120， 即两主轴方向的最大长细比应满足下式要求

λmax（λx，λy）≤120 235
fy

（10-21）

10. 2. 1. 3　 轴心受压柱的构造要求

对于大型实腹柱， 在较大水平力处及运送单元的端部， 应设置横隔。 横隔板的间距不得
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大于柱截面较大宽度的 9 倍， 且不应大于 8m。
H 形、 工字形和箱形截面轴压构件的腹板， 当用纵向加劲肋加强以满足宽厚比限值时，

加劲肋宜在腹板两侧成对配置， 其腹板一侧的外伸宽度不应小于 10tw， 厚度不应小于

0. 75tw， 其 tw为受压构件的腹板厚度。

当实腹柱的腹板计算高度与其厚度之比 h0 / tw>70 235 / fy 时， 应采用横向加劲肋加强，
加劲肋的间距不得大于 3h0 （图 10-4c）。

10. 2. 2　 框架柱

由于与梁刚接的框架柱， 在轴向力和弯矩的共同作用下， 兼有压杆和梁的特点， 属压弯

或拉弯构件， 其受力相对复杂， 所以通常凭经验预估截面， 然后按 《钢结构设计标准》 的

相应公式进行验算。 下面仅就某些特殊规定做简要介绍。
10. 2. 2. 1　 框架柱的截面初选

对于仅沿一个方向与梁刚性连接的框架住， 宜采用H 形截面， 并将柱腹板置于刚接框架平面

内。 对于在相互垂直的两个方向均与梁刚性连接的框架柱， 宜采用箱形截面或十字形截面。 一般

而言， 框架柱受力复杂。 因此， 设计时通常在选定截面形式后， 凭经验预估其截面尺寸。
10. 2. 2. 2　 框架柱的验算

1. 框架柱的强度

与梁刚接的框架柱， 属于压弯或拉弯构件。 由于轴心压力的存在， 柱中出现塑性铰的弯

矩比梁中塑性铰弯矩低。 根据 《钢结构设计标准》 的规定， 弯矩作用于两个主平面内 （圆
形截面除外） 的压弯构件和拉弯构件， 考虑其截面局部发展的塑性变形， 其强度应按下式

计算

σ= N
An

±
Mx

γxWnx
±

My

γyWny
≤f （10-22）

弯矩作用在两个主平面内的圆形截面拉弯构件和压弯构件， 其截面强度应按下列规定

计算

N
An

+
M2

x
+M2

y

γmWn
≤f （10-23）

式中　 　 N———验算截面的轴心压力或轴心拉力设计值；
An———验算截面的净截面面积；

Mx、 My———验算截面处绕强轴和弱轴的弯矩；
Wnx、 Wny———验算截面处绕强轴和弱轴的净截面模量 （抵抗矩）；

γx、 γy———截面塑性发展系数， 非抗震设防时按 《钢结构设计标准》 中的规定采用； 抗

震设防时应取 γx =γy = 1. 0；
f———钢材的强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；

γm———圆形构件的截面塑性发展系数， 非抗震时， 对于实腹圆形截面取 1. 2， 圆管

截面取 1. 15； 抗震设防取 1. 0；
Wn———构件的净截面模量。
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　 　 注： 当单轴受弯时， 令式 （10-22）、 式 （10-23） 中的一项弯矩为零即可。
2. 框架柱的整体稳定

（1） 单向压弯　 弯矩作用于对称轴平面内 （如绕 x 轴） 的实腹式压弯构件 （圆管截面

除外）， 其弯矩作用平面内的整体稳定， 应按下式计算

σ= N
φxA

+
βmxMx

γxW1x 1-0. 8 N
N′Ex

〓

〓
〓

〓

〓
〓

≤f （10-24）

而弯矩作用平面外的整体稳定， 则应按下式计算

σ= N
φyA

+η
βtxMx

φbW1x
≤f （10-25）

式中　 N———所验算构件段范围内的轴心压力设计值；
A———验算截面的毛截面面积；

Mx———所验算构件段范围内的最大弯矩；
W1x———在弯矩作用平面内对较大受压纤维的毛截面模量 （抵抗矩）；
γx———截面塑性发展系数， 非抗震设防时按 《钢结构设计标准》 中的规定采用； 抗震

设防时应取 γx =γy = 1. 0；
f———钢材的强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 80；

φx、 φy———弯矩作用平面内、 外的轴心受压构件稳定系数；

N′Ex———参数， N′Ex =π2EA / （1. 1λ2
x）；

E———钢材的弹性模量；
λx———构件对 x 轴的长细比；
φb———均匀弯曲的受弯构件整体稳定系数， 对于箱形截面， 可取 φb = 1. 0； 对于双轴

对称的 H 形截面， φb = 1. 07-
λ2
y

44000
·

fy
235

；

η———截面影响系数， 箱形截面 η= 0. 7； 其他截面 η= 1. 0；
βmx、 βtx———等效弯矩系数， 按 《钢结构设计标准》 中的有关规定采用。

（2） 双向受弯

1） 双向弯矩作用于两个主平面内的双轴对称实腹式 H 形截面和箱形截面的压弯构件，
其整体稳定， 应按下式计算

强轴平面内稳定 σ= N
φxA

+
βmxMx

γxW1x 1-0. 8 N
N′Ex

〓

〓
〓

〓

〓
〓

+η
βtyMy

φbyW1y
≤f （10-26）

弱轴平面内稳定 σ= N
φyA

+η
βtxMx

φbxW1x
+

βmyMy

γyW1y 1-0. 8 N
N′Ey

〓

〓
〓

〓

〓
〓

≤f （10-27）

式中　 Mx、 My———所验算构件段范围内对强轴和弱轴的最大弯矩；
W1x、 W1y———验算截面处绕强轴和弱轴的毛截面模量 （抵抗矩）；

γx、 γy———截面塑性发展系数， 非抗震设防时按 《钢结构设计标准》 中的规定采用；
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抗震设防时应取 γx =γy = 1. 0；
f———钢材的强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 80；

φx、 φy———对强轴和弱轴的轴心受压构件稳定系数；
N′Ex、 N′Ey———参数， N′Ex =π2EA / （1. 1λ2

x） ， N′Ey =π2EA / （1. 1λ2
y）；

E———钢材的弹性模量；
λx、 λy———构件对 x 轴和 y 轴的长细比；

φbx、 φby———均匀弯曲的受弯构件整体稳定系数， 对于箱形截面， 可取 φbx =φby = 1. 0；

对于双轴对称的 H 形截面， φbx =φby = 1. 07-
λ2
y

44000
·

fy
235

；

η———截面影响系数， 箱形截面 η= 0. 7； 其他截面 η= 1. 0；
βmx、 βmy———等效弯矩系数， 按 《钢结构设计标准》 中的矩作用平面内的稳定计算有

关规定采用；
βtx、 βty———等效弯矩系数， 按 《钢结构设计标准》 中弯矩作用平面外的稳定计算有

关规定采用。
2） 当柱段中没有很大横向力或集中弯矩时， 双向压弯圆管的整体稳定按下式计算

N
φA

+ βM

γmW 1-0. 8 N
N′Ex

〓

〓
〓

〓

〓
〓

≤f （10-28）

M=max M2
xA
+M2

yA ， M2
xB
+M2

yB
（ ） （10-29）

β=βxβy （10-30）

βx = 1-0. 35 N / NE +0. 35 N / NE （M2x / M1x） （10-31a）

βy = 1-0. 35 N / NE +0. 35 N / NE （M2y / M1y） （10-31b）

NE =π2EA
λ2 （10-32）

式中　 　 　 　 　 　 　 φ———轴心受压构件的整体稳定系数， 按构件最大长细比取值；
M———计算双向压弯圆管构件整体稳定时采用的弯矩值；

MxA、 MyA、 MxB、 MyB———构件 A 端关于 x、 y 轴的弯矩和构件 B 端关于 x、 y 轴的弯矩；
β———计算双向压弯整体稳定时采用的等效弯矩系数；

M1x、 M2x、 M1y、 M2y———构件两端关于 x 轴的最大、 最小弯矩； 关于 y 轴的最大、 最小弯

矩， 同曲率时取同号， 异曲率时取负号；
NE———根据构件最大长细比计算的欧拉力。

3. 框架柱的计算长度

现行的国内、 外结构设计规范， 基本都不直接计算结构的整体稳定， 而是通过对组成结

构的框架柱的稳定分析来间接控制结构的整体稳定， 即先按一阶弹性分析或二阶弹性分析方

法计算结构由多种荷载产生的内力设计值， 然后把框架柱作为单独的压弯构件来设计。 由于

该法在设计框架柱是应用了计算长度的概念， 因此常被称为计算长度法或有效长度法。 其计

算长度等于该层柱的高度乘以计算长度系数。 等截面框架柱在框架平面内的计算长度系数，
按下列规定确定。
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（1） 无支撑纯框架体系 （有侧移框架）
1） 当采用一阶弹性分析方法计算框架内力时， 框架柱的计算长度系数 μ 应按有侧移框

架确定， 即按表 10-10 的规定取值。 为便于计算机使用， 其计算长度系数也可采用近似公式

（10-33） 计算

μ=
1. 6+4（K1+K2）+7. 5K1K2

K1+K2+7. 5K1K2
（10-33）

式中　 K1、 K2———交于柱上、 下端的横梁线刚度之和与柱线刚度之和的比值。
表 10-10　 有侧移框架柱的计算长度系数μ

　 　 　 K1

K2 　 　 　
0 0. 05 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 1 2 3 4 5 ≥10

0 ∞ 6. 02 4. 46 3. 42 3. 01 2. 78 2. 64 2. 33 2. 17 2. 11 2. 08 2. 07 2. 03

0. 05 6. 02 4. 16 3. 47 2. 86 2. 58 2. 42 2. 31 2. 07 1. 94 1. 90 1. 87 1. 86 1. 83

0. 1 4. 46 3. 47 3. 01 2. 56 2. 33 2. 20 2. 11 1. 90 1. 79 1. 75 1. 73 1. 72 1. 70

0. 2 3. 42 2. 86 2. 56 2. 23 2. 05 1. 94 1. 87 1. 70 1. 60 1. 57 1. 55 1. 54 1. 52

0. 3 3. 01 2. 58 2. 33 2. 05 1. 90 1. 80 1. 74 1. 58 1. 49 1. 46 1. 45 1. 44 1. 42

0. 4 2. 78 2. 24 2. 20 1. 94 1. 80 1. 71 1. 65 1. 50 1. 42 1. 39 1. 37 1. 37 1. 35

0. 5 2. 64 2. 31 2. 11 1. 87 1. 74 1. 65 1. 59 1. 45 1. 37 1. 34 1. 32 1. 32 1. 30

1 2. 33 2. 07 1. 09 1. 70 1. 58 1. 50 1. 45 1. 32 1. 24 1. 21 1. 20 1. 19 1. 17

2 2. 17 1. 94 1. 79 1. 60 1. 49 1. 42 1. 37 1. 24 1. 16 1. 14 1. 12 1. 12 1. 10

3 2. 11 1. 90 1. 75 1. 57 1. 46 1. 39 1. 34 1. 21 1. 14 1. 11 1. 10 1. 09 1. 07

4 2. 08 1. 87 1. 73 1. 55 1. 45 1. 37 1. 32 1. 20 1. 12 1. 10 1. 08 1. 08 1. 06

5 2. 07 1. 86 1. 72 1. 54 1. 44 1. 37 1. 32 1. 19 1. 12 1. 09 1. 08 1. 07 1. 05

≥10 2. 03 1. 83 1. 70 1. 52 1. 42 1. 35 1. 30 1. 17 1. 10 1. 07 1. 06 1. 05 1. 03

　 　 注： 1. 若与所考虑的柱相连的梁远端出现以下情况， 则在计算 K1、 K2 时梁的线刚度首先应进行修正： 当梁的远端

铰接时， 梁的线刚度应乘以 0. 5； 当梁的远端固接时， 梁的线刚度应乘以 2 / 3； 当梁近端与柱铰接时， 梁的线

刚度为零。
2. 对底层框架柱， K2 应符合以下规定： 下端铰接且具有明确转动可能时， K2 = 0； 下端采用平板式铰支座时，

K2 = 0. 1； 下端刚接时， K2 = 10。
3. 当与柱刚接的横梁承受的轴力很大时， 横梁线刚度应进行折减， 折减系数 α 为： 横梁远端与柱刚接时， α =

1-Nb / 4NEb； 横梁远端铰接时， α= 1-Nb / NEb； 横梁远端嵌固时， α= 1-Nb / 2NEb。 式中， Nb 为柱轴力； NEb =

π2
EIb
lb

； Ib 和 lb 分别为横梁的惯性矩和长度。

2） 当采用二阶弹性分析方法计算框架内力时， 框架柱的计算长度系数 μ= 1. 0。
3） 纯框架结构当设有摇摆柱时， 由式 （10-33） 计算得到框架柱的计算长度系数应乘

以下列放大系数 η

η= 1+
∑（N1 / h1）
∑（Nf / hf）

（10-34）

式中　 ∑（Nf / hf）———本层各框架柱轴心压力设计值与柱子高度比值之和；
∑（N1 / h1）———本层各摇摆柱轴心压力设计值与柱子高度比值之和。

摇摆柱本身的计算长度系数为 1. 0。
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4） 支撑框架采用线性分析设计时， 框架柱的计算长度系数应按下列规定采用：
① 当不考虑支撑对框架稳定的支承作用， 框架柱的计算长度按式 （10-33） 计算。
② 当框架柱的计算长度系数取 1. 0， 或取无侧移失稳对应的计算长度系数时， 应保证支

撑能对框架的侧向稳定提供支承作用。
③ 当支撑构件的应力比 ρ　 满足下式要求时， 可认为能对框架提供充分支承。

ρ≤1-3θ （10-35）
式中　 θ———所考虑柱所在楼层的二阶效应系数。

（2） 有支撑框架体系　 我国现行规范 《钢结构设计标准》 将有支撑框架， 根据其抗侧

移刚度的大小， 将其分为强支撑框架和弱支撑框架两类。 当支撑结构 （竖向支撑、 剪力墙、
竖向筒体等） 的抗侧移刚度 （产生单位侧倾角的水平力） Sb满足下式的要求时， 为强支撑

框架， 否则为弱支撑框架。

Sb≥
3. 6K0

1-ρ
　 　 ρ=

Hi

Hi，ρ
（10-36）

式中　 Hi、 Hi，ρ———第 i 层支撑所分担的水平力和所能抵抗的水平力；
K0———多层框架柱的层侧移刚度；
Sb———支撑系统的层侧移刚度。

1） 强支撑框架 （无侧移框架） 柱的计算长度系数。 强支撑框架柱的计算长度系数 μ 应

按无侧移框架确定， 即按表 10-11 的规定取值。 为便于计算机使用， 其计算长度系数也可采

用下式计算

μ=
（1+0. 41K1）（1+0. 41K2）
（1+0. 82K1）（1+0. 82K2）

（10-37）

表 10-11　 无侧移框架柱的计算长度系数μ
　 　 　 K1

K2 　 　 　 0 0. 05 0. 1 0. 2 0. 3 0. 4 0. 5 1 2 3 4 5 ≥10

0 1. 000 0. 990 0. 981 0. 964 0. 949 0. 935 0. 922 0. 875 0. 820 0. 791 0. 773 0. 760 0. 732
0. 05 0. 990 0. 981 0. 971 0. 955 0. 940 0. 926 0. 914 0. 867 0. 814 0. 784 0. 766 0. 754 0. 726
0. 1 0. 981 0. 971 0. 962 0. 946 0. 931 0. 918 0. 906 0. 860 0. 807 0. 778 0. 760 0. 748 0. 721
0. 2 0. 964 0. 955 0. 946 0. 930 0. 916 0. 903 0. 891 0. 846 0. 795 0. 767 0. 749 0. 737 0. 711
0. 3 0. 949 0. 940 0. 931 0. 916 0. 902 0. 889 0. 878 0. 834 0. 784 0. 756 0. 739 0. 728 0. 701
0. 4 0. 935 0. 926 0. 918 0. 903 0. 889 0. 877 0. 866 0. 823 0. 774 0. 747 0. 730 0. 719 0. 693
0. 5 0. 922 0. 914 0. 906 0. 891 0. 878 0. 866 0. 855 0. 813 0. 765 0. 738 0. 721 0. 710 0. 685
1 0. 875 0. 867 0. 860 0. 846 0. 834 0. 823 0. 813 0. 774 0. 729 0. 704 0. 688 0. 677 0. 654
2 0. 820 0. 814 0. 07 0. 795 0. 784 0. 774 0. 765 0. 729 0. 686 0. 663 0. 648 0. 638 0. 615
3 0. 791 0. 784 0. 778 0. 767 0. 756 0. 747 0. 738 0. 704 0. 663 0. 640 0. 625 0. 616 0. 593
4 0. 773 0. 766 0. 760 0. 749 0. 739 0. 730 0. 721 0. 688 0. 648 0. 625 0. 611 0. 601 0. 580
5 0. 760 0. 754 0. 748 0. 737 0. 728 0. 719 0. 710 0. 677 0. 638 0. 616 0. 601 0. 592 0. 570

≥10 0. 732 0. 726 0. 721 0. 711 0. 7041 0. 693 0. 685 0. 654 0. 615 0. 593 0. 580 0. 570 0. 549

① 若与所考虑的柱相连的梁远端出现以下情况， 则在计算 K1、 K2 时梁的线刚度首先应

进行修正： 当梁的远端铰接时， 梁的线刚度应乘以 1. 5； 当梁的远端固接时， 梁的线刚度应

乘以 2； 当梁近端与柱铰接时， 梁的线刚度为零。
② 对底层框架柱， K2 应符合以下规定： 下端铰接且具有明确转动可能时， K2 = 0； 下端
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采用平板式铰支座时， K2 = 0. 1； 下端刚接时， K2 = 10。
③ 当与柱刚接的横梁承受的轴力很大时， 横梁线刚度应进行折减， 折减系数 α 为： 横

梁远端与柱刚接时， α= 1-Nb / NEb； 横梁远端铰接时， α= 1-Nb / NEb； 横梁远端嵌固时， α =
1-Nb / 2NEb。
式中　 Nb———柱轴力；

NEb =π2EIb / l
2
b， 此处， Ib和 lb分别为横梁的惯性矩和长度。

2） 弱支撑框架。 由于弱支撑框架的抗侧移刚度介于强支撑框架 （无侧移框架） 和无支

撑纯框架 （有侧移框架） 的抗侧移刚度之间， 所以弱支撑框架柱的轴心受压杆稳定系数 φ
应按下式求得

φ=φ0+（φ1-φ0）
（1-ρ）Sb

3K0
（10-38）

式中　 φ1、 φ0———框架柱按无侧移框架和有侧移框架柱的计算长度系数算得的轴心压杆稳

定系数。
4. 框架柱的局部稳定

框架柱的局部稳定是通过其板件宽厚比来控制。 非抗震设防的框架柱板件宽厚比， 可按

《钢结构设计标准》 的规定采用； 抗震设防的框架柱板件宽厚比， 不应大于表 10-3 所规定的

限值， 但应注意下列情况的调整。
1） 框架-支撑体系中的框架， 当房屋高度未超过 100m ， 且框架部分 （总框架） 所承担

图 10-5　 箱形柱的纵向加劲肋

的水平地震作用不大于结构底部总地震剪力的 25%时， 对于按

8、 9 度抗震设防的框架柱的板件宽厚比限值， 可按降低一级的

要求采用。
2） 对于因建筑功能布局等要求所形成的 “强柱弱梁型”

框架， 为使其钢柱能耐受较大侧移而不发生局部失稳， 其板件

宽厚比限值宜比表 10-3 控制得更严一些。
3） 当箱形柱的板件宽厚比超过限值时， 也可采取在管内

加焊纵向加劲肋 （图 10-5） 等措施， 以满足其局部稳定的

要求。
5. 框架柱的刚度

框架柱的刚度是通过控制其长细比来实现的。 非抗震设防和按 6 度抗震设防的结构， 其

柱长细比 λ 不应大于 120 235 / fy 。 为了保证框架柱具有较好的延性和稳定性， 地震区框架

柱的长细比应满足下列规定：
按 7 度及以上抗震设防时， 高层框架柱的长细比 λ， 抗震等级为： 一级不应大于 60

235 / fy ， 二级 不 应 大 于 70 235 / fy ， 三 级 不 应 大 于 80 235 / fy ， 四 级 时 不 应 大 于

100 235 / fy 。
对于框架-支撑体系中的框架， 当房屋高度未超过 100m， 且框架部分 （总框架） 所承担

的水平地震作用不大于结构底部总地震剪力的 25%时， 对于按 8、 9 度抗震设防的框架柱的

长细比限值， 可按降低一级的要求采用。



　 现代高层钢结构分析与设计　256　　

10. 2. 2. 3　 抗震承载力验算 （对强柱弱梁的要求）
为使框架在水平地震作用下进入弹塑性阶段工作时， 避免发生楼层屈服机制， 实现总体

屈服机制， 以增大框架的耗能容量， 因此框架柱和梁应按 “强柱弱梁” 的原则设计。 为此

柱端应比梁端有更大的承载力储备。 对于抗震设防的框架柱， 在框架的任一节点处， 汇交于

该节点的、 位于验算平面内的各柱截面的塑性抵抗矩和各梁截面的塑性抵抗矩宜满足下式的

要求。
等截面梁 ∑Wpc（ fyc-N / Ac）≥η∑Wpb fyb （10-39a）
端部翼缘变截面的梁 ∑Wpc（ fyc-N / Ac）≥∑（ηWpb1 fyb+VpbS） （10-39b）

式中　 Wpc、 Wpb———计算平面内交汇于节点的柱和梁的塑性截面模量；
Wpb1———梁塑性铰所在截面的梁塑性截面模量；

fyc、 fyb———柱和梁钢材的屈服强度；
N———按多遇地震作用组合计算出的柱轴向压力设计值；
Ac———框架柱的截面面积；
η———强柱系数， 一级取 1. 15， 二级取 1. 10， 三级取 1. 05；

Vpb———梁塑性铰剪力；
S———塑性铰至柱面的距离， 塑性铰可取梁端部变截面翼缘的最小处。

1） 当符合下列条件之一时， 可不遵循 “强柱弱梁” 的设计原则， 即不需满足式

（10-39） 的要求：
① 柱所在层的受剪承载力比上一层的受剪承载力高出 25%。
② 柱轴压比不超过 0. 4。
③ 柱作为轴心受压构件， 在 2 倍地震力作用下的稳定性仍能得到保证时， 即 N2≤φAc f

（N2 为 2 倍地震作用下的组合轴力设计值， φ 为压杆稳定系数）。
④ 与支撑斜杆相连的节点。
2） 在罕遇地震作用下不可能出现塑性铰的部分， 框架柱和梁当不满足式 （10-39） 的

要求时， 则需控制柱的轴压比。 此时， 框架柱应满足下式的要求

N≤0. 6Ac f （10-40）
式中　 f———柱钢材抗压强度设计值。

10. 2. 2. 4　 框筒结构柱的验算

框筒结构柱应符合下列要求

Nc

Ac
≤βf （10-41）

式中　 Nc———框筒结构柱在地震作用组合下的最大轴向压力设计值；
Ac———框筒结构柱截面面积；
f———框筒结构柱钢材强度设计值；
β———系数， 一、 二、 三级时取 0. 75， 四级时取 0. 80。

10. 2. 2. 5　 托墙柱的内力调整

对于承托钢筋混凝土抗震墙的钢框架柱或转换层下的钢框架柱， 在进行多遇地震作用下

构件承载力验算时， 由地震作用产生的内力， 应乘以增大系数 1. 5。
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10. 2. 2. 6　 框架柱的构造要求

箱形截面框架柱角部的拼装焊缝， 应采用部分熔透的 V 形或 U 形焊缝。 其焊缝厚度不

应小于板厚的 1 / 3， 且不应小于 14mm； 对于抗震设防结构， 焊缝厚度不应小于板厚的 1 / 2
（图 10-6a）。

当钢梁与柱刚性连接时， H 形截面框架柱与腹板的连接焊缝和箱形截面框架柱的角部拼

装焊缝， 在钢梁上、 下翼缘的上、 下各 500mm 的区段内， 应采用坡口全熔透焊缝 （图
10-6b）， 以保证地震时该范围柱段进入塑性状态时不破坏。

十字形截面框架柱可采用厚钢板拼装焊接而成 （图 10-7a）， 或者采用一个 H 型钢和两

个剖分 T 型钢焊接而成 （图 10-7b）。 其拼装焊缝均应采用部分熔透的 K 形剖口焊缝， 每条

焊缝深度不应小于板厚的 1 / 3。

图 10-6　 焊接箱形柱的角部拼装焊缝

a） 柱身截面　 b） 梁-柱节点段截面

图 10-7　 十字形截面柱的拼装焊接

a） 用钢板拼焊　 b） 用 H 型钢和剖分 T 型钢拼焊

10. 2. 3　 案例分析

1. 已知条件

某总层数为 12 层的科技研发办公楼， 标准层结构平面布置如图 8-1 所示。 首层层高为

4. 2m， 其余各楼层层高均为 3. 5m； 柱距为 8. 4m 和 8. 0m 两种； 采用钢框架-支撑 （人字形

中心） 结构体系， 支撑所在跨柱距为 8. 4m， 底层柱高 5. 85m， 按 7 度设防， 初选框架柱的

截面几何特性见表 8-3。 钢材选用 Q345B 钢。 经内力组合发现， 底层边柱最不利基本效应内

力组合为 M= -229. 55kN·m， N = -5963. 96kN； 底层边柱最不利抗震效应内力组合为 M =
314. 90kN·m， N= -5484. 19kN。 试验算该框架柱是否安全。

2. 解题分析

由于该办公楼需按 7 度设防， 所以框架柱验算时， 需根据 《高钢规程》 [2]的规定， 分别

进行基本效应组合与抗震效应组合情况下的框架柱各项验算， 满足相应规范规定的各项要求

后， 方能判断为安全。
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3. 求解过程

（1） 基本效应组合下的截面验算

1） 强度验算

N
An

+
Mx

γxWx
= 5963. 96×103

73600
N / mm2+ 229. 55×103

1. 05×10461×103N / mm2 = 81. 05N / mm2<f= 310N / mm2

2） 刚度验算。 由于柱长 l0 = 5. 85m， 其上端梁线刚度之和∑Kb = 49. 29×103kN·m， 上

端柱线刚度之和∑Kc =（153. 90×103+128. 27×103）kN·m=282. 17×103kN·m， 则系数

K1 =
∑Kb

∑Kc

= 49. 29×103

282. 17×103
= 0. 17

柱与基础刚接， 取 K2 = 10。 由 K1 = 0. 17、 K2 = 10 查表 10-10 得 μ = 1. 65， 则此柱弯矩平

面内的计算长度为 l0x =μl0 = 1. 65×5. 85m= 9. 65m， 弯矩平面外的计算长度为 5. 85m。

λx =
l0x
ix

= 9. 65×103

189
= 51< λ[ ] = 120 235

fy
= 104. 48

λy =
l0y
iy

= 5. 85×103

189
= 31< λ[ ] = 120 235

fy
= 104. 48

满足要求。
3） 整体稳定计算

① 弯矩作用平面内的稳定计算。 由

λx
fy
235

= 51× 345
235

= 61. 79， 且
b
t
= 500

40
= 12. 5， 分别查表 10-7 和表 10-8 知， 截面类型

属于 c 类截面， 查 《钢结构设计标准》 得 φx = 0. 656， βmx = 1. 0， γx = 1. 05。 则：

N′Ex =
π2EA
1. 1λ2

x

= 3. 142×2. 06×105×73600
1. 1×61. 792 kN= 35629. 99×103kN

N
φxA

+
βmxMx

γxW1x 1-0. 8 N
N′Ex

〓

〓
〓

〓

〓
〓

=5963. 96×103

0. 656×73600
N/ mm2+ 1×229. 55×106

1. 05×10461×103× 1-0. 8× 5963. 96
356299. 99

〓

〓
〓

〓

〓
〓

N/ mm2

= 144. 68N / mm2<f= 310N / mm2

满足要求。
② 弯矩作用平面外的稳定验算

λy
fy
235

= 31× 345
235

= 37. 56， 依据表 10-7 和表 10-8， 截面类型属于 b 类截面， 查 《钢

结构设计标准》 得 φy = 0. 908。
对箱形截面， φb = 1. 0， βtx = 1. 0， η= 0. 7。
N
φyA

+η
βtxMx

φbW1x
=5963. 96×103

0. 908×73600
N / mm2+0. 7×229. 55

×106

10461×103 N / mm2 =104. 6N / mm2<f=310N / mm2

满足要求。
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4） 局部稳定计算

① 受压翼缘宽厚比验算。 b
t0

= 500-40×2
40

= 10. 5<40 235
fy

= 33， 满足要求。

② 腹板宽厚比验算。 h
tf

= 500-40×2
40

= 10. 5<40 235
fy

= 33， 满足要求。

（2） 抗震效应组合下的截面验算

1） 强度验算

N
An

+
Mx

γxWx
= 5484. 19×103

73600
N / mm2+ 314. 90×103

1. 05×10461×103N / mm2 = 74. 54N / mm2< f
γRE

= 310
0. 75

= 413N / mm2

2） 刚度验算。 由于柱长 l0 = 5. 85m， 其上端梁线刚度之和，∑ kb = 49. 29×103kN·m 上

端柱线刚度之和∑Kc =（153. 90×103+128. 27×103）kN·m= 282. 17×103kN·m， 则系数 K1 =
∑Kb

∑Kc
= 49. 29×103

282. 17×103
= 0. 17。

柱与基础刚接， 取 K2 = 10。 由 K1 = 0. 17， K2 = 10 查表 10-10 得 μ = 1. 65。 则此柱弯矩平

面内的计算长度为 l0x =μl0 = 1. 65×5. 85m= 9. 65m， 弯矩平面外的计算长度为 5. 85m。

λx =
l0x
ix

= 9. 65×103

189
= 51<[λ] = 120 235

fy
= 104. 48

λy =
l0y
iy

= 5. 85×103

189
= 31<[λ] = 120 235

fy
= 104. 48

满足要求。
3） 整体稳定计算

① 弯矩作用平面内的稳定计算。 由 λx
fy
235

= 51× 345
235

= 61. 79， 且
b
t
= 500

40
= 12. 5， 依

据表 10-7 和表 10-8， 截面类型属于 c 类截面， 查 《钢结构设计标准》 得 φx = 0. 656， βmx =
1. 0， γx = 1. 05。 则：

N′Ex =
π2EA
1. 1λ2

x

= 3. 142×2. 06×105×73600
1. 1×61. 792 kN= 356299. 99×103kN

N
φxA

+
βmxMx

γxW1x 1-0. 8 7N
N′Ex

〓

〓
〓

〓

〓
〓

=5484. 19×103

0. 656×73600
N/ mm2+ 1×314. 90×106

1. 05×10461×103× 1-0. 8× 5484. 19
356299. 99

〓

〓
〓

〓

〓
〓

N/ mm2

= 142. 61N / mm2< f
γRE

= 310
0. 8

= 387. 5N / mm2

满足要求。
② 弯矩作用平面外的稳定验算

λy
fy
235

= 31× 345
235

= 37. 56， 依据表 10-7 和表 10-8， 截面类型属于 b 类截面， 查 《钢
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结构设计标准》 得 φy = 0. 908。
对箱形截面， φb = 1. 0， βtx = 1. 0， η= 0. 7。
N
φyA

+η
βtxMx

φbW1x
= 5484. 19×103

0. 908×73600
N / mm2+0. 7×314. 90

×106

10461×103 N / mm2 = 103. 13N / mm2< f
γRE

= 310
0. 8

=

387. 5N / mm2

满足要求。
4） 局部稳定计算

受压翼缘宽厚比验算。 b
t0

= 500-40×2
40

= 10. 5<40 235
fy

= 33， 满足要求。

腹板宽厚比验算。 h
tf

= 500-40×2
40

= 10. 5<40 235
fy

= 33， 满足要求。

5） 强柱弱梁检验

由于
N
Ac f

= 5484. 19×103

73600×310
= 0. 25<0. 4， 根据 《建筑抗震设计规范》 [3]的规定， 满足强柱弱

梁的要求， 不必验算。
由上述验算结果可知， 该框架柱安全。

10. 3　 支撑设计

根据支撑斜杆轴线与框架梁、 柱轴线交点的区别， 可将竖向支撑划分为中心支撑和偏心

支撑两大类。 根据支撑斜杆是否被约束耗能情况， 又可将其分为约束屈曲支撑与非约束屈曲

支撑 （如中心支撑和偏心支撑） 两种。
中心支撑系指支撑斜杆的轴线与框架梁、 柱轴线的交点汇交于同一点的支撑， 所以中心

支撑又称轴交支撑 （图 10-8）； 而偏心支撑是在构造上使支撑斜杆轴线偏离梁和柱轴线交点

（在支撑与柱之间或支撑与支撑之间形成一段称为耗能梁段的短梁） 的支撑， 所以偏心支撑

又称偏交支撑 。 而约束屈曲支撑则是将支撑芯材通过刚度相对较大的约束部件约束， 使芯

材在压力作用下屈服而不屈曲， 通过芯材屈服耗能。
实际工程中， 抗风及抗震设防烈度为 7 度以下时， 可采用非约束屈曲支撑中的中心支

撑； 抗震设防烈度为 8 度及以上时， 宜采用偏心支撑或约束屈曲支撑。

10. 3. 1　 中心支撑

1. 中心支撑的类型及应用

中心支撑包括十字交叉 （X 形） 支撑、 单斜杆支撑、 人字形支撑、 V 形支撑、 K 形支撑

等形式 （图 10-8）。
在多高层建筑钢结构中， 宜采用十字交叉 （X 形） 支撑、 单斜杆支撑、 人字形支撑或 V

形支撑。 特别是十字交叉支撑、 人字形或 V 形支撑， 在弹性工作阶段具有较大的刚度， 层

间位移小， 能很好地满足正常使用的功能要求， 因此在非抗震高层钢结构中最常应用。 K 形

支撑的交点位于柱上， 在地震力作用下可能因受压斜杆屈曲或受拉斜杆屈服而引起较大的侧

向变形， 从而使柱中部受力而屈曲破坏， 故在抗震结构中， 不得采用 K 形支撑体系。
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图 10-8　 中心支撑的类型

a） X 形支撑　 b） 单斜杆支撑　 c） 人字形支撑　 d） V 形支撑　 e） K 形支撑

当采用只能受拉的单斜杆体系时， 必须设置两组不同倾斜方向的支撑， 即单斜杆对称布

置 （图 10-9）， 且每层中不同方向斜杆的截面面积在水平方向的投影面积之差不得大于

10%， 以保证结构在两个方向具有大致相同的抗侧力的能力。
2. 支撑斜杆截面选择

支撑斜杆宜采用轧制或焊接 H 型钢 （工字形）、 箱形截面、 圆管等双轴对称截面 （图
10-10）。

图 10-9　 单斜杆支撑的对称布置

　
图 10-10　 支撑斜杆的截面形式

a） 工字形　 b） 箱形　 c） 圆管

设防烈度为 8、 9 度时， 若支撑斜杆采用焊接工字形截面， 其翼缘与腹板的连接宜采用

全熔透连续焊缝。
3. 支撑杆件的内力计算

计算支撑杆件的内力时， 其中心支撑斜杆可按两端铰接杆件， 根据作用效应章节中的有

关方法进行， 并应考虑施工过程逐层加载及各受力构件的变形对支撑内力的影响。
（1） 附加剪力　 在重力和水平力 （风荷载或多遇地震作用） 下， 支撑除作为竖向桁架

斜杆承受水平荷载引起的剪力外， 还承受水平位移和重力荷载产生的附加弯曲效应 （P-Δ 效

应）。 故计算支撑内力时， 还应计入按下式计算的由附加弯曲效应引起的附加剪力的影响。

Vi = 1. 2
Δui

hi
∑Gi （10-42）

式中　 hi———计算楼层的高度；
∑Gi———计算楼层以上的全部重力；
Δui———计算楼层的层间位移。
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人字形和 V 形支撑， 尚应考虑支撑所在跨梁传来的楼面垂直荷载以及钢梁挠度对支撑

斜杆内力的影响。
（2） 附加压应力　 对于十字交叉支撑、 人字形支撑和 V 形支撑的斜杆， 尚应计入柱在

重力作用下的弹性压缩变形在斜杆中引起的附加压应力。 附加压应力可按下式计算：
对十字交叉支撑的斜杆

Δσbr =
σc

lbr
h

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ h
lbr

·
Abr

Ac
+2 b3

lbrh2·
Abr

Ab

（10-43）

对于人字形和 V 形支撑的斜杆

Δσbr =
σc

lbr
h

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+ b3

24lbr
·

Abr

Ib

（10-44）

式中　 　 σc———斜杆端部连接固定后， 该楼层以上各层增加的恒荷载和活荷载产生的柱压

应力；
lbr———支撑斜杆长度；

b、 Ib、 h———支撑所在跨梁的长度、 绕水平主轴的惯性矩和楼层高度；
Abr、 Ac、 Ab———计算楼层的支撑斜杆、 支撑跨的柱和梁的截面面积。

为了减少斜杆的附加压应力， 尽可能在楼层大部分永久荷载施加完毕后， 再固定斜撑端

部的连接。
（3） 抗震设防时的内力调整　 在多遇地震效应组合作用下， 人字形支撑和 V 形支撑的

斜杆内力应乘以增大系数 1. 5， 十字交叉支撑和单斜杆支撑的斜杆内力应乘以增大系数 1. 3，
以提高支撑斜杆的承载力， 避免在大震时出现过大的塑性变形。

4. 支撑杆件的截面验算

组成支撑系统的横梁和柱， 分别按 10. 1 节、 10. 2 节与 10. 3 节的方法进行。 其支撑斜

杆， 当采用十字交叉支撑或成对的单斜杆支撑时， 非抗震设计可按轴拉杆件进行， 抗震设计

时按轴压设计； 其余形式的支撑斜杆均按轴压设计。 压杆设计需验算其强度、 整体稳定、 局

部稳定和刚度； 拉杆设计仅需验算其强度和刚度即可。 强度验算按 10. 2 节的方法进行， 其

余验算按如下方法进行。
（1） 整体稳定验算　 在多遇地震效应组合作用下， 其斜杆整体稳定性， 应按下式[2]验算

Nbr

φAbr
≤ ψf

γRE
， ψ= 1

1+0. 35λn
（10-45）

式中　 Nbr———支撑斜杆的轴心压力设计值；
φ———轴心压力构件的整体稳定系数；
ψ———受循环荷载时的设计强度降低系数， 对于 Q235 钢， 其值可按表 10-12 采用；

λn———支撑斜杆的正则化长细比， 按式 λn =
λ
π

fy
E

计算；

f———钢材强度设计值；
γRE———支撑承载力抗震调整系数， 取 0. 80。
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表 10-12　 Q235 钢强度降低系数[1]

杆件长细比 λ 50 70 90 120
ψ 值 0. 84 0. 79 0. 75 0. 69

（2） 局部稳定验算　 支撑斜杆的局部稳定是通过限制板件宽厚比来实现的。 按非抗震设

计的支撑斜杆板件宽厚比可按 《钢结构设计标准》 的规定采用； 当按抗震设计的结构， 支撑

斜杆的板件宽厚比应比钢梁按塑性设计要求更严格一些。 中心支撑斜杆的板件宽厚比不应超过

表 10-13 规定的限值。 采用节点板连接时， 应注意节点板的强度和稳定。
表 10-13　 钢结构中心支撑板件宽厚比限值[3]

板件名称 一级 二级 三级 四级
翼缘外伸部分 8 9 10 13

工字形截面腹板 25 26 27 33
箱形截面壁板 18 20 25 30

圆管外径与壁厚比 38 40 40 42

　 　 注： 1. 表列数值适用于 Q235 钢， 采用其他牌号钢材应乘以 235 / fy ， 圆管应乘以 235 / fy。
2. 非抗震设计的支撑斜杆板件宽厚比可按四级的宽厚比限制采用。

（3） 刚度验算　 支撑斜杆的刚度是通过其长细比来控制的。 中心支撑的斜杆长细比，

按压杆设计时， 不应大于 120 235 / fy ； 一、 二、 三级中心支撑不得采用拉杆设计， 四级和

非抗震采用拉杆设计时， 其长细比不应大于 180 235 / fy 。
5. 中心支撑的有关构造要求

1） 中心支撑斜杆的轴线， 原则上应汇交于框架梁、 柱轴线的交点， 有困难时， 斜杆轴

线偏离梁、 柱轴线交点的距离， 不应超过斜杆的截面宽度。
2） 人字形支撑和 V 形支撑的中间节点， 两个方向斜杆的轴线应与梁轴线交汇于一点。
3） 人字形支撑和 V 形支撑的横梁， 其跨中部位与支撑斜杆的连接处， 应保持整根梁连

续通过， 并应在连接处设置水平侧向撑杆， 此时梁的侧向长细比应符合表 10-2 的规定。
4） 沿竖向连续布置的支撑， 其地面以下部分宜采用剪力墙的形式延伸至基础。
5） 在抗震设防的结构中， 支撑斜杆两端与框架梁、 柱的连接， 在构造上应采取刚接。
6） 抗震设防烈度为 7 度及以上时， 设置中心支撑的框架， 其梁与柱的连接不得采用铰接。
7） 按 8 度及以上抗震设防或一、 二、 三级抗震等级[2]的钢结构， 宜采用带有消能装置

的中心支撑体系 （图 10-11）。 此时， 支撑斜杆的承载力应为消能装置滑动或屈服时承载力

图 10-11　 带有阻尼器的中心支撑
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的 1. 5 倍。

10. 3. 2　 偏心支撑

1. 偏心支撑框架的性能与特点

偏心支撑框架的设计原则是强柱、 强支撑和弱耗能梁段， 使其在大震时耗能梁段屈服形

成塑性铰， 而柱、 支撑和其他梁段仍保持弹性。
偏心支撑框架在弹性阶段呈现较好的刚度 （其弹性刚度接近中心支撑框架）， 在大震作

用下通过耗能梁段的非弹性变形耗能， 达到抗震的目的， 而支撑不屈曲， 提高了整个结构体

系的抗震可靠度。 因此， 偏心支撑框架是一种良好的抗震设防结构体系。
偏心支撑框架中的每根支撑斜杆， 只能在一端与耗能梁段相连。
为使偏心支撑斜杆能承受耗能梁段的端部弯矩， 支撑斜杆与横梁的连接应设计成刚接。
总层数超过 12 层的 8、 9 度抗震设防钢结构， 宜采用偏心支撑框架， 但顶层可不设耗能

梁段， 即在顶层改用中心支撑； 在设置偏心支撑的框架跨， 当首层 （即底层） 的弹性承载

力等于或大于其余各层承载力的 1. 5 倍时， 首层也可采用中心支撑。
沿竖向连续布置的偏心支撑， 在底层室内地坪一下， 宜改用中心支撑或剪力墙的形式延

伸至基础。
2. 偏心支撑的类型

偏心支撑 （也叫偏交支撑）， 可分为： 八字形支撑， 单斜杆支撑， A 形支撑， 人字形支

撑， V 形支撑五种形式 （图 10-12）。

图 10-12　 偏心支撑的形式

a） 八字形支撑　 b） 单斜杆支撑　 c） A 形支撑　 d） 人字形支撑　 e） V 形支撑

与八字形支撑相比， A 形支撑和 V 形支撑因每层横梁均多一个耗能梁段， 因而具有更

大的耗能容量。
3. 耗能梁段的设计

（1） 耗能梁段的截面　 耗能梁段的截面尺寸宜与同一跨内框架梁的截面尺寸相同。 耗

能梁段的腹板不得贴焊补强板以提高强度， 也不得在腹板上开洞。 耗能梁段所用钢材的屈服

强度不应大于 345MPa。
（2） 耗能梁段的的屈服类型　 各耗能梁段宜设计成剪切屈服型； 与柱相连的耗能梁段

必须设计成剪切屈服型， 不应设计成弯曲屈服型。 耗能梁段的净长 a 符合下式者为剪切屈服



　 第 10 章　 构件设计　 265　　

型， 否则为弯曲屈服型。

a≤1. 6Mlp / Vl （10-46）

Vl =min{0. 58fyh0 tw， 2Mlp / a} （10-47）

Mlp =Wp fy （10-48）

式中　 h0、 tw———耗能梁段腹板计算高度和厚度；
Wp———耗能梁段截面的塑性抵抗矩；

Vl、 Mlp———耗能梁段的塑性 （屈服） 受剪承载力和塑性 （屈服） 受弯承载力。
（3） 耗能梁段的净长　 偏心支撑框架的抗推刚度， 主要取决于耗能梁段的长度与所在

跨框架梁长度的比值。 随着耗能梁段的变短， 其抗推刚度将逐渐接近于中心支撑框架； 相

反， 随着耗能梁段的变长， 其抗推刚度逐渐减小， 以至接近纯框架。 因此， 为使偏心支撑框

架具有较大的抗推刚度， 并使耗能梁段能承受较大的剪力， 一般宜采用较短的耗能梁段， 通

常可取框架梁净长度的 0. 1～0. 15 倍。
《抗震规范》 [3]规定： 当耗能梁段承受的轴力 N>0. 15Af 时， 耗能梁段的净长度应符合下

列规定：
当 ρ（AW / A）<0. 3 时 a≤1. 6Mlp / Vl （10-49）
当 ρ（AW / A）≥0. 3 时 a≤[1. 15-0. 5ρ（AW / A）]1. 6Mlp / Vl （10-50）

ρ=N / V
式中　 N、 V———耗能梁段承受的轴力和剪力设计值；

ρ———耗能梁段轴力和剪力设计值的比值；
A、 AW———耗能梁段的截面面积和腹板截面面积。
（4） 耗能梁段的强度验算　 为了简化计算并确保耗能梁段在全截面剪切屈服时具有足够

的抗弯能力， 耗能梁段的截面设计宜采用 “腹板受剪、 翼缘承担弯矩和轴力” 的设计原则。
1） 耗能梁段的抗剪承载力验算。 偏心支撑框架耗能梁段的抗剪承载力， 应按下列公式

验算：
当 N≤0. 15Af 时， 不计轴力对受剪承载力的影响， 即

V≤φVl / γRE （10-51）
当 N>0. 15Af 时， 计及轴力对受剪承载力的影响， 即

V≤φVlc / γRE （10-52）

Vlc =min{0. 58fyh0 tw 1-[N / （Af） 2] ， 2. 4Mlp[1-N / （Af）] / a}
式中　 φ———修正系数， 取 0. 9；

f———钢材的抗拉强度设计值；
γRE———耗能梁段承载力抗震调整系数， 取 0. 75。
其余字母含义同前。
2） 耗能梁段的抗弯承载力 （翼缘强度） 验算。 耗能梁段的翼缘强度应分别按下式计算：
当耗能梁段的 N≤0. 15Af 时

Mlb

W
+
Nlb

Alb
≤ f

γRE
（10-54）
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当耗能梁段的 N>0. 15Af 时
Mlb

hlb
+
Nlb

2
〓

〓
〓

〓

〓
〓

1
bf tf

≤ f
γRE

（10-55）

式中　 Mlb———耗能梁段的弯矩设计值；
W、 hlb———耗能梁段截面抵抗矩和截面高度。
3） 耗能梁段的腹板强度验算。 耗能梁段腹板强度应按下式计算

Vlb

0. 8×0. 58h0 tw
≤ f

γRE
（10-53）

（5） 耗能梁段的板件宽厚比控制　 耗能梁段和非耗能梁段的板件宽厚比， 均不应大于表

10-14 及表 10-3 所规定的限值， 以保证耗能梁段屈服时的板件稳定。
表 10-14　 偏心支撑框架梁的板件宽厚比限值[3]

简　 　 图 板件所在部位 板件宽厚比限值

翼缘外伸部分（b1 / tf） 8

腹板
h0

tw
（ ）

当
N
Af

≤0. 14 时 90 1-
1. 65N
Af（ ）

当
N
Af

≤0. 14 时 33 2. 3-
N
Af（ ）

　 　 注： 1. A、 N 分别为偏心支撑框架梁的截面面积和轴力设计值， f 为钢材的抗压强度设计值；
2. 表列数值适用于 Q235 钢， 当材料为其他钢号时， 应乘以 235 / fy ， fy 为钢材的屈服强度。

4. 支撑斜杆设计

（1） 支撑斜杆截面　 支撑斜杆宜采用轧制 H 型钢或圆形或箱形等双轴对称截面。 当支

撑斜杆采用焊接工字形截面时， 其翼缘与腹板的连接焊缝宜采用全熔透连续焊缝。
（2） 偏心支撑斜杆的承载力验算　 在多遇地震效应组合作用下， 偏心支撑斜杆的强度

应按 10. 2 节的相关公式进行验算； 其斜杆稳定性， 应按下列公式验算

Nbr

φAbr
≤ f

γRE
（10-56）

Nbr =η
Vl

Vlb
Nbr， com （10-57）

Nbr =η
Mpc

Mlb
Nbr， com （10-58）

式中　 Abr———支撑斜杆截面面积；
φ———由支撑斜杆长细比确定的轴心受压构件稳定系数；
η———偏心支撑杆件内力增大系数， 按表 10-15 取值；

Nbr———支撑斜杆轴力设计值， 取公式 （10-57） 和式 （10-58） 中之较小值；
Nbr，com———在跨间梁的竖向荷载和多遇水平地震作用最不利组合下的支撑斜杆轴力设计值；

Mpc———耗能梁段承受轴向力时的全塑性受弯承载力， 即压弯屈服承载力， 应按下式计算

Mpc =Wp（ fy-σN） （10-59）
σN———耗能梁段轴力产生的梁段翼缘平均正应力， 应按式 （10-60）、 式 （10-61） 计
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算， 当计算出的 σN<0. 15fy 时， 取 σN = 0。
当耗能梁段净长 a<2. 2Mlp / Vl时

σN =
Vl

Vlb
·

Nlb

2bf tf
（10-60）

当耗能梁段净长 a≥2. 2Mlp / Vl时

σN =
Nlb

Alb
（10-61）

式中　 Vlb、 Nlb———耗能梁段的剪力设计值和轴力设计值；
bf、 tf、 Alb———耗能梁段翼缘宽度、 厚度和梁段截面面积；

Vl———耗能梁段的屈服受剪承载力， 按式 （10-47） 计算 。
表 10-15　 偏心支撑杆件内力增大系数 η 的最小取值[2]

　 　 　 　 　 　 　 　 　 抗震等级
杆件名称　 　 　 　 　 　 　 　 　 一级 二级 三级 四级

支撑斜杆 1. 4 1. 3 1. 2 1. 0
支撑横梁 1. 3 1. 2 1. 2 1. 2
支撑柱 1. 3 1. 2 1. 2 1. 2

（3） 支撑斜杆的刚度　 支撑斜杆的刚度是通过其长细比来控制的。 其长细比不应大于

120 235 / fy 。
（4） 支撑斜杆的板件宽厚比　 支撑斜杆的板件宽厚比不应超过表 10-13 对中心支撑斜杆

所规定的宽厚比限值。
5. 偏心支撑框架柱的设计

偏心支撑框架柱的设计， 应按 10. 2 节中的方法进行。 但在计算承载力时， 其弯矩设计

值 Mc应按下列公式计算， 并取其较小值

Mc =η
Vl

Vlb
Mc， com （10-62）

Mc =η
Mpc

Mlb
Mc， com （10-63）

其轴力设计值 Nc应按下列公式计算， 并取其较小值

Nc =η
Vl

Vlb
Nc， com （10-64）

Nc =η
Mpc

Mlb
Nc， com （10-65）

式中　 Mc， com、 Nc， com———偏心支撑框架柱在竖向荷载和水平地震作用最不利组合下的弯矩

设计值和轴力设计值；
η———偏心支撑杆件内力增大系数， 按表 10-15 取值；

其余字母含义同前。
6. 偏心支撑框架梁的设计

偏心支撑框架梁的设计， 应按 10. 1 节中的方法进行。 但在计算承载力时， 其弯矩设计

值 Mb 应按下式计算
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Mb =
Vl

Vlb
·Mb， com

式中　 Vlb———耗能梁段的剪力设计值；
Mb，com———对应于耗能梁段剪力设计值 Vlb的位于耗能梁段同一跨框架梁组合的弯矩设

计值。

10. 3. 3　 案例分析

1. 已知条件

某总层数为 12 层的科技研发办公楼， 标准层结构平面布置图如图 8-1 所示。 首层层高

为 4. 2m， 其余各楼层层高均为 3. 5m； 柱距为 8. 4m 和 8. 0m 两种； 采用钢框架-（人字形中

心） 支撑结构体系， 支撑所在跨柱距为 8. 4m， 底层柱高 5. 85m， 按 7 度设防， 初选支撑斜

杆的截面几何特性见下表 8-4。 钢材选用 Q345B 钢。 经内力组合发现， 底层支撑斜杆最不利

基本效应内力组合为 Nmax = - 455. 02kN； 底层支撑最不利抗震效应内力组合为 Nmax =
-862. 83kN。 试验算该支撑斜杆是否安全。

2. 解题分析

由于该办公楼需按 7 度设防， 所以支撑验算时， 需根据 《高钢规程》 [2]的规定， 分别进

行基本效应组合与抗震效应组合情况下的支撑各项验算， 并满足相应规范规定的各项要求

后， 方能判断为安全。
3. 求解过程

（1） 基本效应组合下的支撑截面验算

1） 强度验算

N
An

= 455. 02×103

12040
N / mm2 = 37. 79N / mm2<f= 310N / mm2

2） 刚度验算。 由于支撑两端的连接方式为铰接， 其计算长度系数取 μ = 1. 0， 则支撑的

计算长度为

lx =μl0 = 1. 0×7. 2m= 7. 2m

则 λx =
lx
ix

= 7. 2×103

131
= 54. 96<[λ] = 120 235

fy
= 104. 48

满足要求。

3） 整体稳定验算。 由 λx
fy
235

= 54. 96× 345
235

= 66. 59， 且 b / t>0. 8， 查表 10-7， 截面类型

属于 b 类截面， 查 《钢结构设计标准》 得 φx =0. 766。

则
N
φxA

= 455. 02×103

0. 766×12040
= 49. 34N / mm2<f= 310N / mm2

满足要求。
4） 局部稳定计算

① 受压翼缘宽厚比验算。 b / t=（300-10） / 2
15

= 9. 67<13 235
fy

= 10. 73， 满足要求。



　 第 10 章　 构件设计　 269　　

② 腹板宽厚比验算。 h0 / tw = 300-2×15
10

= 27<33 235
fy

= 27. 24， 满足要求。

（2） 抗震效应组合下的支撑截面验算

1） 强度验算

N
An

= 862. 83×103

12040
N / mm2 = 71. 66N / mm2< f

γRE
= 310
0. 75

N / mm2 = 413N / mm2

2） 刚度验算。 由于支撑两端的连接方式为铰接， 其计算长度系数取 μ = 1. 0， 则支撑的

计算长度为。
lx =μl0 = 1. 0×7. 2m= 7. 2m。

则 λx =
lx
ix

= 7. 2×103

131
= 54. 96< [λ] = 120 235

fy
= 104. 48

满足要求。

3） 整体稳定验算。 由 λx
fy
235

= 54. 96× 345
235

= 66. 59， 且 b / t>0. 8， 查表 10-7， 截面类

型属于 b 类截面， 查 《钢结构设计标准》 得

φx = 0. 769， γRE = 0. 8， ψ= 0. 83。

则
N
φxA

= 862. 83×103

0. 769×12040
= 93. 19N / mm2<ψf / γRE = 0. 83×310 / 0. 8N / mm2 = 321. 6N / mm2

满足要求。
4） 局部稳定计算

① 受压翼缘宽厚比验算。 b / t=（300-10） / 2
15

= 9. 67<13 235
fy

= 10. 7， 满足要求。

② 腹板宽厚比验算。 h0 / tw = 300-2×15
10

= 27<33 235
fy

= 27. 2， 满足要求。

该支撑斜杆安全。

10. 4　 剪力墙设计

剪力墙是多高层钢结构工程中抗侧力构件的主要类型之一。 根据制作安装方式， 可将其

分为现浇和预制两大类； 根据所用材料， 可将其分为钢筋混凝土剪力墙、 型钢混凝土剪力

墙、 钢板剪力墙、 内藏钢板支撑剪力墙， 带竖缝钢筋混凝土剪力墙等。 综合上述两种分类方

法， 又可分为现浇钢筋混凝土剪力墙、 现浇型钢混凝土剪力墙、 预制钢板剪力墙、 预制内藏

钢板支撑混凝土剪力墙， 预制带竖缝钢筋混凝土剪力墙等。 多高层钢结构工程中， 特别是有

抗震设防要求的高层钢结构工程， 多选用预制剪力墙。 预制剪力墙板嵌置于钢框架的梁、 柱

框格内， 构造和计算均与现浇剪力墙有较大的区别。 所以， 本节主要介绍上述三种预制剪力

墙的设计特点。 其详细内容可参见 《高钢规程》 [2]或相关资料。

10. 4. 1　 钢板剪力墙

钢板剪力墙可采用纯钢板剪力墙、 防屈曲钢板剪力墙及组合剪力墙， 纯钢板剪力墙常简
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称为钢板剪力墙。
1. 钢板剪力墙的设计要点

1） 钢板剪力墙是采用厚钢板或带加劲肋的较厚钢板制成。
2） 钢板剪力墙嵌置于钢框架的梁、 柱框格内 （图 10-14）。
3） 钢板剪力墙与钢框架的连接构造， 应能保证钢板剪力墙仅参与承担水平剪力， 而不

参与承担重力荷载及柱压缩变形引起的压力。 实际情况不易实现时， 承受竖向荷载的钢板剪

力墙， 其竖向应力导致抗剪承载力的下降不应超过 20%[2] 。
4） 非抗震设防或抗震等级为四级的多高层房屋钢结构， 采用钢板剪力墙可不设置加劲

肋； 抗震等级为三级及以上抗震设防的多高层房屋钢结构， 宜采用带纵 （竖） 向和横向

（水平） 加劲肋的钢板剪力墙， 且加劲肋宜两面设置。
5） 纵、 横加劲肋可分别设置于钢板剪力墙的两面， 即在钢板剪力墙的两面非对称设置

（图 10-13、 图 10-14a、 图 10-15）； 必要时， 钢板剪力墙的两面均对称设置纵、 横加劲肋，
即在钢板剪力墙的两面对称设置 （图 10-14b）。

6） 钢板剪力墙的内力分析模型应符合下列规定：
① 不承担竖向荷载的钢板剪力墙， 可采用剪切膜单元参与结构的整体内力分析。
② 参与承担竖向荷载的钢板剪力墙， 应采用正交异性板的平面应力单元参与结构整体

的内力分析。

图 10-13　 上海新锦江分馆采用的钢板剪力墙

图 10-14　 钢板剪力墙的加劲肋设置方式

a） 两面非对称设置的纵、 横加劲肋　 b） 两面对称设置的纵、 横加劲肋
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如上海新锦江分馆采用的钢板剪力墙体系， 剪力墙的钢板厚度为 100mm， 在墙板的正

面， 分别在高度的三分点处各焊接一块水平加劲肋， 在墙板的背面宽度的三分点处各焊接一

块竖向加劲肋 （图 10-13）。
2. 钢板剪力墙的承载力验算

（1） 无肋钢板剪力墙　 对于不设加劲肋的钢板剪力墙， 其抗剪强度及稳定性可按下列

公式计算：
抗剪强度 τ≤fv （10-66）

抗剪稳定性 τ≤τcr = 123+ 93
（ l1 / l2） 2

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

100t
l2

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
（10-67）

式中　 fv———钢材抗剪强度设计值， 抗震设防的结构应除以承载力抗震调整系数 0. 75；
τ、 τcr———钢板剪力墙的剪应力和临界剪应力；
l1、 l2———所验算的钢板剪力墙所在楼层梁和柱所包围区格的长边和短边尺寸；

t———钢板剪力墙的厚度。

图 10-15　 带纵、 横加劲肋的钢板剪力墙

对非抗震设防的钢板剪力墙， 当有充分根据

时可利用其屈曲后强度， 其计算详见参考文献

[2] 的附录 B； 在利用钢板剪力墙的屈曲后强度

时， 钢板屈曲后的张力应能传递至框架梁和柱，
且设计梁和柱截面时应计入张力场效应。

（2） 有肋钢板剪力墙　 对于设有纵向和横向

加劲肋的钢板剪力墙 （图 10-15）， 不考虑屈曲

后强度时， 应按以下公式验算其强度和稳定性：
抗剪强度 τ≤αfv （10-68）
局部稳定性 τ≤ατcr， p （10-69）

τcr， p = 100+75
c2
c1

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

100t
c2

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
（10-70）

式中　 α———调整系数， 非抗震设防时取 1. 0， 抗震设防时取 0. 9；
τcr，p———由纵向和横向加劲肋分割成的区格内钢板的临界应力；

c1、 c2———区格的长边和短边尺寸。

整体稳定性 τcrt =
3. 5π2

h2
t

D1 / 4
1 ·D3 / 4

2 ≥τcr， p （10-71）

D1 =EI1 / c1 　 　 D2 =EI2 / c2 （10-72）
式中　 τcrt———钢板剪力墙的整体临界应力；

D1、 D2———两个方向加劲肋提供的单位宽度弯曲刚度， 数值大者为 D1， 小者为 D2。
整体稳定性验算式 （10-71）， 适于 h<b 的同时有水平和竖向加肋钢板剪力墙的情况

（图 10-15）。 其他情况的计算详见参考文献 [2] 的附录 B。
3. 楼层倾斜率计算

采用钢板剪力墙的钢框架结构， 其楼层倾斜率可按下式计算

γ= τ
G
+
ec
b

（10-73）
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式中　 ec———剪力墙两边的框架柱在水平力作用下轴向伸长和压缩之和；
b———设有钢板剪力墙的开间宽度。

10. 4. 2　 内藏钢板支撑剪力墙

内藏钢板支撑剪力墙是以钢板为基本支撑， 外包钢筋混凝土墙板为约束构件所形成的板

式约束屈曲预制装配式抗侧力支撑构件 （图 10-16）。

图 10-16　 内藏钢板支撑剪力墙

1. 设计要点

1） 内藏钢板支撑剪力墙仅在内藏钢板支撑的节点处与钢框架相连， 外包混凝土墙板周

边与框架梁、 柱间应留有间隙。 以避免强震时出现同一般现浇钢筋混凝土墙板一样， 在结构

变形初期就发生脆性破坏的不利情况， 从而提高了墙板与钢框架同步工作的程度， 增加整体

结构的延性， 以吸收更多的地震能量。
2） 内藏钢板支撑依其与框架的连接方式， 可做成中心支撑， 也可做成偏心支撑。 在高

烈度地区， 宜采用偏心支撑。
3） 内藏钢板支撑的形式可采用 X 形支撑、 人字形支撑、 V 形支撑或单斜杆支撑等。
4） 内藏钢板支撑剪力墙就其受力特性而言， 仍属钢支撑范畴， 所以其基本设计原则可

参照第 10. 3 节的普通钢支撑。
5） 内藏钢板支撑斜杆的截面形式一般为矩形板， 其净截面面积应根据所承受的楼层剪

力按强度条件确定 （即无须考虑钢板支撑斜杆的屈曲影响， 因为钢板支撑斜杆外包了钢筋

混凝土， 它能有效地保证钢板支撑斜杆在屈服前不会屈曲）。
6） 钢板支撑的材料性能应满足下列要求： 钢材拉伸应有明显屈服台阶， 且钢材屈服强度

的波动范围应不大于 100N / mm2； 屈强比不大于 0. 8； 伸长率不小于 20%； 具有良好的焊接性。
2. 强度验算

（1） 钢板支撑的受剪承载力　 设计荷载下内藏钢板支撑所受剪力 V， 应满足下式要求

V≤nAbr fcosθ （10-74）
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式中　 n———支撑斜杆数， 单斜杆支撑， n= 1； 人字形支撑、 V 形支撑和 X 形支撑， n= 2；
θ———支撑斜杆的倾角；

Abr———支撑斜杆的截面面积；
f———支撑钢材的抗拉、 抗压强度设计值。

（2） 混凝土墙板的承载力　 内藏钢板支撑剪力墙的混凝土墙板截面尺寸， 应满足下式要求

V≤0. 1fcdw lw （10-75）
式中　 V———设计荷载下墙板所承受的水平剪力；
dw、 lw———混凝土墙板厚度及长度；

fc———墙板混凝土的轴心抗压强度设计值， 按 GB 50010—2010 《混凝土结构设计规

范》 的规定采用。
（3） 支撑连接强度　 内藏钢板支撑剪力墙与钢框架连接节点的极限承载力， 应不小于

钢板支撑屈服承载力的 1. 2 倍， 以避免在大震作用下， 连接节点先于支撑杆件的破坏， 即遵

循 “强节点、 弱杆件” 的设计原则。
3. 刚度计算

（1） 支撑钢板屈服前　 内藏钢板支撑剪力墙的侧移刚度 K1， 可近似地按下式计算

K1 = 0. 8（As+md
2
w / αE）Es （10-76）

式中　 Es———钢材弹性模量；
αE———钢与混凝土弹性模量之比， αE =Es / Ec；
dw———墙板厚度；
m———墙板有效宽度系数， 单斜杆支撑为 1. 08， 人字支撑及 X 形支撑为 1. 77。

（2） 支撑钢板屈服后　 内藏钢板支撑剪力墙的侧移刚度 K2， 可近似取

K2 = 0. 1K1 （10-77）
4. 构造要求

（1） 钢板支撑

1） 内藏钢板支撑的斜杆宜采用与框架结构相同的钢材。
2） 支撑斜杆的钢板厚度不应小于 16mm， 适当选用较小的宽厚比。 一般支撑斜杆的钢

板宽厚比以 15 左右为宜。
3） 混凝土墙板对支撑斜杆端部的侧向约束较小， 为了提高钢板支撑斜杆端部的抗屈曲

能力， 可在支撑钢板端部长度等于其宽度的范围内， 延支撑方向设置构造加劲肋。
4） 支撑斜杆端部的节点构造， 应力求截面变化平缓， 传力均匀， 以避免应力集中。
5） 在支撑钢板端部 1. 5 倍宽度范围内不得焊接钢筋、 钢板或采用任何有利于提高局部

粘结力的措施。
6） 当平卧浇捣混凝土墙板时， 应采取措施避免钢板自重引起支撑的初始弯曲。
（2） 混凝土墙板

1） 混凝土墙板的混凝土强度等级应不小于 C20。
2） 混凝土墙板的厚度不应小于下列各项要求

dw≥140mm （10-78a）
dw≥hw / 20 （10-78b）
dw≥8t （10-78c）
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式中　 t———支撑斜杆的钢板厚度；
dw、 hw———混凝土墙板的厚度、 高度。

3） 混凝土墙板内应双面设置钢筋网， 每层钢筋网的双向最小配筋率 ρmin均为 0. 4%， 且

不应少于 6@ 100×100； 双层钢筋网之间应适当设置横向连系钢筋， 一般不宜少于 6@ 400×
400； 在钢板支撑斜杆端部、 墙板边缘处， 双层钢筋网之间的横向连系钢筋还应加密； 墙板

四周宜设置不小于 2 10 的周边钢筋； 钢筋网的保护层厚度 c 不应小于 15mm （图 10-17）。

图 10-17　 内藏钢板支撑混凝土剪力墙的构造

4） 在钢板支撑端部离墙板边缘 1. 5 倍支撑钢板宽度的范围内， 应在混凝土板中设置加

强构造钢筋。 加强构造钢筋可从下列几种形式中选用： 加密钢箍的钢筋骨架 （图 10-18a）；
麻花形钢筋 （图 10-18b）； 螺旋形钢箍。

图 10-18　 钢板支撑斜杆的加强构造钢筋

a） 杆端钢筋骨架　 b） 杆端麻花形钢筋
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5） 当混凝土墙板厚度 dw与支撑钢板的厚度相比较小时， 为了提高墙板对支撑的侧向约

束， 也可沿钢板支撑斜杆全长在墙板内设置带状钢筋骨架 （图 10-18a）。

图 10-19　 钢板支撑斜杆端部的箍筋布置

a） 布置正确　 b） 布置错误

6） 当支撑钢板端部与墙板边缘不垂直时，
应注意使支撑钢板端部的加强构造钢筋 （箍

筋） 在靠近墙板边缘附近与墙板边缘平行布

置， 然后逐步过渡到与支撑斜杆垂直 （图

10-19a）， 以避免钢板支撑的端部形成钢筋空

白区 （图 10-19b）， 无力控制支撑钢板端部

失稳。
（3） 与框架的连接

1） 内藏钢板支撑剪力墙仅在节点处 （支撑斜杆端部） 与框架结构相连。
2） 墙板上部宜用节点板和高强度螺栓与上框架梁下翼缘处的连接板在施工现场连接。
支撑钢板的下端与下框架梁的上翼缘连接件之间在现场应采用全熔透坡口焊缝连接

（图 10-17）。
3） 用高强度螺栓连接时， 每个节点的高强度螺栓不宜少于 4 个， 螺栓布置应符合 《钢

结构设计标准》 的要求。
4） 剪力墙板与四周梁、 柱之间均宜留出不小于 25mm 的空隙。
5） 剪力墙板与框架柱的间隙 a， 还应满足下列要求

2[u]≤a≤4[u] （10-79）
式中　 [u]———荷载标准值下框架的层间侧移允许值。

6） 剪力墙墙板下端的缝隙， 在浇筑楼板时， 应该用混凝土填实； 剪力墙墙板上部与上

框架梁之间的间隙以及两侧与框架柱之间的间隙， 宜用隔声的弹性绝缘材料填充， 并用轻型

金属架及耐火板材覆盖。

10. 4. 3　 带竖缝钢筋混凝土剪力墙

带竖缝钢筋混凝土剪力墙， 是一种在混凝土墙板中间以一定间隔沿竖向设置许多缝的预

制钢筋混凝土墙板 （图 10-20）。 它嵌固于钢框架梁、 柱所形成的框格之间， 它是一种延性

很好的抗侧力构件。

图 10-20　 带竖缝钢筋混凝土剪力墙板

1. 设计要点

1） 带竖缝钢筋混凝土剪力墙只承担水

平荷载产生的剪力， 不考虑承受框架竖向荷

载产生的压力。
2） 带竖缝钢筋混凝土剪力墙的设计，

不仅要考虑强度要求， 而且还要使其具有足

够的变形能力， 以确保延性， 所以要进行变

形验算。
3） 从保证延性的意义来讲， 带竖缝钢

筋混凝土剪力墙的弯曲屈服承载力和弯曲极

限承载力， 不能超过抗剪承载力。
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4） 带竖缝钢筋混凝土剪力墙的承载力， 是以一个缝间墙及其相应范围内的水平带状实

图 10-21　 带竖缝钢筋混凝土剪力墙的几何尺寸

体墙作为验算对象而进行计算的。
2. 墙板几何尺寸

（1） 外形尺寸　 在设计带竖缝钢筋

混凝土剪力墙板的外形尺寸时， 其墙板

的长度 l、 高度 h （图 10-21）， 应按建

筑层高、 钢框架柱间净距和结构设计的

要求确定。 当钢框架柱距较大时， 同一

柱距内也可沿长度方向划分为两块

墙板。
（2） 竖缝数量　 为实现墙板的延性

破坏， 每块墙板的竖缝数量及其尺寸，
应满足下列要求：

缝间墙的高度 h1≤0. 45h （10-80）
缝间墙的高宽比 1. 7≤h1 / l1≤2. 5　 或　 0. 6≥l1 / h1≥0. 4 （10-81）
上、 下实体墙带的高度 hsol≥l1 （10-82）
（3） 墙板厚度　 为使墙板的水平配筋配置合理、 适当， 带竖缝钢筋混凝土剪力墙板的

厚度， 可按下列公式确定

t≥
Fv

ωρsh lfshy
（10-83）

ω= 2

1+
0. 4Ios
tl21h1

· 1
ρ2

≤1. 5 （10-84）

式中　 Fv———墙板的总水平剪力设计值；
ρsh———墙板水平横向钢筋配筋率， 初步设计时可取 ρsh = 0. 6% ；
ρ2———箍筋的配筋系数， ρ2 = ρsh·fshy / fcm；
fshy———水平横向钢筋的抗拉强度设计值；
fcm———混凝土弯曲抗压强度设计值；
ω———墙板开裂后， 竖向约束力对墙板横向 （水平） 承载力的影响系数；
Ios———单肢缝间墙折算惯性矩， 可近似取 Ios = 1. 08I；

I———单肢缝间墙的水平截面惯性矩， I= tl31 / 12。
3. 墙板的承载力计算

（1） 计算和配筋原则　 墙板的承载力计算， 是以一个缝间墙及其相应范围内的实体墙

作为计算对象。 缝间墙两侧的竖向钢筋， 按对称配筋大偏心受压构件计算确定。
（2） 计算方法

1） 单肢缝间墙在缝根处的水平截面内力， 按下列公式确定：
弯矩设计值 M=V1·h1 / 2 （10-85）
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轴力设计值 N= 0. 9V1·h1 / l1 （10-86）
剪力设计值 V1 =Fv / n1 （10-87）

式中　 n1———为一块墙板内的缝间墙肢数。
2） 由缝间墙弯剪变形引起的附加偏心距 Δe， 按下列公式确定

Δe= 0. 003h （10-88）

3） 缝间墙的截面配筋系数 ρ1按下式计算

ρ1 =
A

t（ l1-a1）
·

fsy
fcm

= ρ·
fsy
fcm

（10-89）

ρ1宜控制在 0. 075～0. 185， 且实配钢筋面积不宜超过计算所需面积的 5%。 若超过此范

围过多， 则应重新调整缝间墙肢数 n1、 缝间墙尺寸 l1、 h1以及 a1 （受力纵筋合力中心至缝

间墙边缘的距离） fcm、 fsy的值， 使 ρ1尽可能控制在上述范围内。
4） 单肢缝间墙斜截面抗剪强度应满足下式要求

ηvV1≤0. 18t（ l1-a1） fc （10-90）

式中　 ηv———剪力设计值调整系数， 可取 1. 2；
fc———墙板混凝土抗压强度设计值。

5） 上、 下带状实体墙的斜截面抗剪强度应满足下式要求

ηvV1≤ks tl1 fc （10-91）

ks =
λ·（ l1 / h1）·β

β2+（ l1 / h1） 2[h / （h-h1）] 2 （10-92）

式中　 ks———竖向约束力对上、 下带状实体墙斜截面抗剪承载力的影响系数；
λ———剪应力不均匀修正系数， λ= 0. 8（n1-1） / n1；
β———竖向约束系数， β= 0. 9 。

4. 墙板的 V-u 曲线

（1） 墙板变形　 带竖缝的墙板在水平荷载作用下的变形由三部分组成 （图 10-22）———
缝间墙压弯变形、 缝间墙剪切变形和上、 下带状实体墙的剪切变形。

图 10-22　 带竖缝的墙板在水平荷载作用下的变形

a） 墙板总变形　 b） 缝间墙压弯变形　 c） 缝间墙剪切变形　 d） 上、 下带状实体墙的剪切变形

试验结果表明： 在墙板的总变形中， 缝间墙的压弯变形约占 75% 。 因此， 作为一种简

化计算， 墙板的总变形计算， 是以缝间墙的纯弯曲变形为基础， 再考虑约束压力的影响及另

外两项变形， 对其进行修正后而得。
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图 10-23　 带竖缝墙板的 V-u 曲线

（2） 墙板的抗侧力性能　 带竖缝墙板的抗侧

力性能， 可通过其 V-u 曲线来描述 （图 10-23）。
1） 当缝间墙的纵筋 （竖向钢筋） 屈服时，

单肢缝间墙的受剪承载力 Vy和墙板的总体侧移

uy， 按下列公式计算

Vy1 =μ·
l1
h1

·As fshy （10-93）

uy =Vy1 / Ky （10-94）

Ky =B1·12 / （ξh3
1） （10-95）

ξ= 35ρ1+20（
l1-a1

h1
） 2〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓

h-h1

h
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

（10-96）

式中　 μ———系数， 按表 10-16 的规定采用；
As———单肢缝间墙所配纵筋截面面积；
Ky———缝间墙纵筋屈服时墙板的总体抗侧力刚度；
ξ———考虑剪切变形影响的刚度修正系数；

B1———缝间墙抗弯刚度， 按 GB 50010—2010 《混凝土结构设计规范》 的规定确定，

B1 =
EsAs（ l1-a1） 2

1. 35+6（Es / Ec）ρ
（10-97）

表 10-16　 系数 μ 值
a1 μ

0. 05l1
0. 10l1
0. 15l1

3. 67
3. 41
3. 20

2） 当缝间墙弯曲破坏时， 单肢缝间墙的最大抗剪承载力 Vu1和墙板的总体最大侧移 uu，
可按下列公式计算

Vu1 =（2txfcmke1） / h1≈1. 1txfcmk·l1 / h1 （10-98）
uu =uy+（Vu1-Vy1） / Ku （10-99）

Ku = 0. 2Ky （10-100）

x=[-AB （AB） 2+2AC ] / A （10-101）
A= tfcmk

B= e1+Δe-l1 / 2
C=As fshy（ l1-2a1）

式中　 Ku———缝间墙达弯压最大承载力时的总体抗侧移刚度；
e1———缝间墙在竖缝根部截面的约束力偏心距， e1 = l1 / 1. 8；
x———缝根截面的缝间墙混凝土受压区高度。

墙板的极限侧移可按下式确定

umax =
h
ρ1

·
h1

l1-a1
·10-3 （10-102）
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式中各符号的含义同前。
5. 构造要求

（1） 墙板材料

1） 墙板应采用 C20～C30 混凝土。
2） 墙板的竖缝宜采用延性好、 易滑动的耐火材料 （如两片石棉板） 作为填充材料。
（2） 墙板的连接

1） 墙板的两侧边与框架柱之间， 应留有一定的空隙， 使彼此之间无任何连接。
2） 墙板的上端采用高强度螺栓与框架梁连接； 墙板的下端除临时连接措施外， 全长均

应埋于现浇混凝土楼板内， 并通过楼板底面齿槽与钢梁顶面的焊接栓钉实现可靠的连接； 墙

板四角还应采取充分可靠的措施与框架梁连接。
（3） 墙板配筋

1） 墙板竖缝两端的上、 下带状实体墙中应配置横向主筋 （水平钢筋）， 其数量不应低

于缝间墙一侧纵向 （竖向） 钢筋用量。
2） 墙板中水平 （横向） 钢筋的配筋率， 应符合下列要求：

当 ηvV1 / Vy1<1 时 ρsh =
Ash

t·s
　 且　 ρsh≤0. 65

Vy1

tfshyk
（10-103）

当 1≤ηvV1 / Vy1≤1. 2 时 ρsh =
Ash

t·s
　 且　 ρsh≤0. 60

Vu1

tl1 fshyk
（10-104）

式中 　 s———横向 （水平） 钢筋间距；
Ash———同一高度处横向 （水平） 钢筋总截面积；

Vy1、 Vu1———缝间墙纵筋 （竖向钢筋） 屈服时的抗剪承载力和缝间墙弯压破坏时的抗剪承

载力， 分别按式 （10-93） 和式 （10-98） 计算。
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第 11 章　 组合楼盖设计

11. 1　 分类与组成

组合楼盖由组合梁与楼板组成， 其构造如图 11-1 所示。 因此， 组合楼盖设计主要包括

组合梁设计与楼板设计两大部分内容。

图 11-1　 组合楼盖的构造

组合梁是由钢梁与钢筋混

凝土翼板通过抗剪连接件组合

成为整体而共同工作的一种受

弯构件， 它可以提高结构的强

度和刚度、 节约钢材、 降低造

价、 减轻结构自重， 具有较显

著的技术经济效果。 其中， 钢

筋混凝土板可以是在压型钢板

上现浇钢筋混凝土所构成的楼

板 （以下简称压型钢板-混凝土

楼板）， 也可以是现浇的钢筋

混凝土板或预制后浇成整体的

混凝土板 （叠合板）。
在多高层建筑钢结构中， 普遍使用的是压型钢板-混凝土楼板。 这是因为它不仅具有良好的

结构性能和合理的施工工序， 而且比其他组合楼盖有更好的综合经济效益， 更能显示其优越性。
对于压型钢板-混凝土楼板， 根据压型钢板的使用功能， 可将其分为压型钢板-混凝土组

合楼板 （以下简称组合楼板） 与压型钢板-混凝土非组合楼板 （以下简称非组合楼板） 两大

类型。 其主要区别在于[1] ： 组合楼板中的压型钢板不仅用作永久性模板， 而且代替混凝土

板的下部受拉钢筋与混凝土一起工作， 承担包括自重在内的楼面荷载； 而非组合楼板中的压

型钢板仅用作永久性模板， 不考虑与混凝土共同工作。
在多高层建筑钢结构中， 大多采用非组合楼板。 因为非组合楼板的压型钢板不需另做防

火保护处理， 其总造价反而较低。

11. 2　 组合楼板设计

由于非组合楼板的设计方法与普通钢筋混凝土楼板相同， 本节不予赘述。 本节仅介绍组

合楼板的设计方法。
在组合楼板中， 为使压型钢板与混凝土板形成整体， 使其叠合面能够承受和传递纵向剪

力， 可采用下列三种措施之一：
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图 11-2　 组合楼板的叠合面形式

a） 闭合式压型钢板　 b） 带压痕的压型钢板

c） 压型钢板上翼缘加焊横向钢筋

1） 采用闭合式压型钢板 （图 11-2a），
依靠楔形混凝土块为叠合面提供必要的抗

剪能力。
2） 采用带压痕、 冲孔或加劲肋的压

型钢板 （图 11-2b）， 靠压痕、 冲孔或加

劲肋为叠合面提供必要的抗剪能力。
3） 在无压痕的压型钢板上翼缘加焊

横向钢筋 （图 11-2c）， 以承受压型钢板

与混凝土叠合面的纵向剪力。 钢筋与压

型钢板的连接， 宜采用喇叭形坡口焊。

11. 2. 1　 压型钢板

1. 压型钢板的材料

组合板及非组合板用的压型钢板宜采

用镀锌钢板， 其镀锌层厚度尚应满足在使

用期间不致锈损的要求。 目前国产压型钢

板两面镀锌层的镀锌量总计可达 275g / m2。
压型钢板用钢材的牌号可采用 GB / T 700—2006 《碳素结构钢》 中规定的 Q215 或 Q235，

并应保证抗拉强度、 伸长率、 屈服强度及冷弯试验等四项力学性能指标， 以及硫、 磷、 碳等

三项化学成分要求。 一般情况下， 压型钢板用钢材的牌号宜为 Q235。
国产压型钢板的强度设计值见表 11-1。

表 11-1　 国产压型钢板的强度设计值

强 度 种 类 符　 　 号
钢牌号

Q215 Q235
抗拉、抗压、抗弯 fp 190 205

抗剪 fv 110 120
弹性模量 Es 2. 06×105

图 11-3　 压型钢板尺寸

a） 开口式压型钢板　 b） 闭合式压型钢板

2. 压型钢板的尺寸

用于组合板的压型钢板净厚度 （不包括镀锌层或饰面

层厚度） 不应小于 0. 75mm， 一般宜大于 1. 0mm， 但不得

超过 1. 6mm， 否则栓钉穿透焊有困难； 仅作模板的压型钢

板厚度不小于 0. 5mm。
为便于浇筑混凝土， 压型钢板的波槽平均宽度 （图

11-3a） 或上口槽宽 （图 11-3b） 不应小于 50mm。
当在槽内设置圆柱头栓钉连接件时， 压型钢板总高度

（包括压痕在内） 不应大于 80mm。
3. 压型钢板的型号及其截面性能

目前国内外市场上的压型钢板部分型号及各部分尺寸

如图 11-4、 图 11-5 所示， 这些压型钢板都可用于组合

板中。
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图 11-4　 国产压型钢板的部分板型
a） YX-70-200-600　 b） YX-75-200-600 （Ⅰ） 　 c） YX-75-200-600 （Ⅱ）

d） YX-75-230-690 （Ⅰ） 　 e） YX-75-230-690 （Ⅱ） 　 f） BD-40 完全闭合型

图 11-5　 国外压型钢板的部分板型
a） EZ50-600 型　 b） EZ50-900 型　 c） EZ50 型　 d） EZ75-900 型　 e） EUA 型　 f） EZ75-600 型
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　 　 目前国产压型钢板的部分型号及其截面性能见表 11-2。

表 11-2　 国产压型钢板的部分型号及其截面性能

板型 板厚 / mm

质量 / （kg / m） 截面性能（1m 宽）

未镀锌 镀锌 Z27

全截面 有效宽度

惯性矩

I / （cm4 / m）
截面系数

W / （cm3 / m）
惯性矩

I / （cm4 / m）
截面系数

W / （cm3 / m）

YX-75-230-690（Ⅰ）

0. 8 9. 96 10. 6 117 29. 3 82 18. 8

1. 0 12. 4 13. 0 145 36. 3 110 26. 2

1. 2 14. 9 15. 5 173 43. 2 140 34. 5

1. 6 19. 7 20. 3 226 56. 4 204 54. 1

2. 3 28. 1 28. 7 316 79. 1 316 79. 1

YX-75-230-690（Ⅱ）

0. 8 9. 96 10. 6 117 29. 3 82 18. 8

1. 0 12. 4 13. 0 146 36. 5 110 26. 2

1. 2 14. 8 15. 4 174 43. 4 140 34. 5

1. 6 19. 7 20. 3 228 57. 0 204 54. 1

2. 3 28. 0 28. 6 318 79. 5 318 79. 5

YX-75-200-600（Ⅰ）

1. 2 15. 7 16. 3 168 38. 4 137 35. 9

1. 6 20. 8 21. 3 220 50. 2 200 48. 9

2. 3 29. 5 30. 2 306 70. 1 306 70. 1

YX-75-200-600（Ⅱ）

1. 2 15. 6 16. 3 169 38. 7 137 35. 9

1. 6 20. 7 21. 3 220 50. 7 200 48. 9

2. 3 29. 5 30. 2 309 70. 6 309 70. 6

YX-70-200-600

0. 8 10. 5 11. 1 110 26. 6 76. 8 20. 5

1. 0 13. 1 13. 6 137 33. 3 96 25. 7

1. 2 15. 7 16. 2 164 40. 0 115 30. 6

1. 6 20. 9 21. 5 219 53. 3 153 40. 8

对于没有齿槽或压痕的压型钢板多数只适用于非组合板中， 若要用于组合板中， 必

须在板的上翼缘加焊横向附加钢筋 （图 11-2c）， 以提高叠合面的抗剪能力， 保证组合

效应。
4. 压型钢板的截面特征计算

（1） 计算原则

1） 当压型钢板的受压翼缘宽厚比小于允许最大宽厚比 （表 11-3） 时， 其截面特征可采

用全截面进行计算。
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2） 当压型钢板的受压翼缘宽厚比大于允许最大宽厚比时， 其截面特征应按有效截面进

行计算。
表 11-3　 压型钢板受压翼缘的允许最大宽厚比

翼缘板件的支承条件 宽厚比（bt / t）
　 两边支承（有中间加劲肋时，包括中间加劲肋） 500
　 一边支承，一边卷边 60
　 一边支承，一边自由 60

　 　 注： bt 为压型钢板受压翼缘在相邻支承点 （腹板或纵向加劲肋） 之间的实际宽度； t 为压型钢板的基板厚度。

（2） 压型钢板受压翼缘的有效宽度　 当压型钢板的受压翼缘宽厚比超过表 11-3 所规定

的允许最大宽厚比时， 其受压翼缘的有效计算宽度 （图 11-6）， 可按表 11-4 中所列相应公式

计算。
实际计算中， 压型钢板受压翼缘的有效计算宽度可取

bef = 50t （11-1）

式中　 t———压型钢板受压翼缘的基板厚度。

图 11-6　 压型钢板受压翼缘的有效计算宽度

a） 无中间加劲肋的两边支承板　 b） 一边支承一边卷边的板元

c） 有中间加劲肋的两边支承板　 d） 一边支承一边自由的板元

表 11-4　 压型钢板受压翼缘有效计算宽度 bef的计算公式

板元受力状态 计 算 公 式

　 1. 两边支承，无中间加劲肋（图 11-6a）
　 2. 两边支承，上下翼缘不对称，bt / t>160
　 3. 一边支承，一边卷边，bt / t≤160

　 当 bt / t≤1. 2 E / σc 时

bef = bt
　 当 bt / t>1. 2 E / σc 时

bef = 1. 77 E / σc 1-
0. 387
bt / t

E / σc（ ） t

　 4. 一边支承，一边卷边 bt / t>160（图 11-6b）
breef = bef-0. 1（bt / t-60） t

　 式中，bef按式（11-11） 计算
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（续）
板元受力状态 计 算 公 式

　 5. 一边支承，一边自由 （图 11-6d）

　 当 bt / t≤0. 39 E / αc 时 bef = bt
　 当 0. 39 E / αc <bt / t≤1. 26 E / αc 时

bef = 0. 58t E / αc 1-
0. 126
bt / t

E / αc（ ）
　 当 1. 26 E / αc <bt / t≤60 时

bef = 1. 02t E / αc -0. 39bt

　 6. 有 1～ 2 个中间加劲肋的两边支撑受压翼缘
bt / t≤60（图 11-6c）

　 当 bt / t≤1. 2 E / σc 时， bef按式（11-9） 计算

　 当 bt / t>1. 2 E / σc 时，bef按式（11-10） 计算

　 7. 有 1～ 2 个中间加劲肋的两边支撑受压翼缘
bt / t>60（图 11-6c） 　 bef按式（11-11） 计算

　 　 注： bef为压型钢板受压翼缘的有效计算宽度 （mm）； breef为折剪的有效计算宽度 （mm）； αc为按有效截面计算时， 受

压边缘板的支撑边缘处的实际应力 （N / mm2）； E 为压型钢板受压翼缘的有效计算宽度 （mm）。

（3） 压型钢板的受压翼缘纵向加劲肋的刚度要求　 当压型钢板的受压翼缘带有纵向加

劲肋时， 其惯性矩应满足式 （11-2） 或式 （11-3） 要求； 否则， 其受压翼缘板应按无加劲肋

的受压翼缘板计算。
1） 边缘卷边的加劲肋

Ies≥1. 83t4 （bt / t） 2-27600 / fy 　 且　 Ies≥9. 2t4 （11-2）
2） 中间加劲肋

Iis≥3. 66t4 （bt / t） 2-27600 / fy 　 且　 Iis≥18. 4t4 （11-3）
式中　 Ies———边缘卷边的加劲肋截面对被加劲受压翼缘截面形心轴的惯性矩；

Iis———中间加劲肋截面对被加劲受压翼缘截面形心轴的惯性矩；
bt———加劲肋所在受压翼缘板的实际宽度 （mm）；
t———加劲肋所在受压翼缘板的基板厚度 （mm）；
fy———压型钢板所用钢材的屈服强度。

图 11-7　 压型钢板相互间的搭接连接

5. 压型钢板的连接

（1） 压型钢板的侧边连接 （压型钢板相互间的搭接

连接）　 压型钢板相互间的搭接连接可采用贴角焊或塞

焊， 以防止压型钢板相对移动或分离。 其搭接连接的每

段焊缝长度为 20 ～ 30mm， 焊缝间距为 200 ～ 300mm （图
11-7）。

（2） 压型钢板的端部连接 （压型钢板与钢梁的连

接）　 在压型钢板的端部， 应设置锚固件与钢梁连接，
可采用塞焊 （图 11-8a） 或贴角焊 （图 11-8b） 或采用圆

柱头栓钉穿透压型钢板与钢梁焊接 （图 11-8c）。 穿透焊

的栓钉直径不应大于 19mm。

11. 2. 2　 楼板施工阶段的验算

在施工阶段， 由于混凝土尚未达到强度设计值， 不论组合板或非组合板， 均不考虑其组
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图 11-8　 压型钢板与钢梁的连接

a） 塞焊　 b） 贴角焊　 c） 栓钉穿透焊

合作用， 因此在进行施工阶段的强度和变形计算时， 只考虑压型钢板的作用。
1. 计算原则

1） 在施工阶段， 对组合板或非组合板的压型钢板， 应验算强边 （顺肋） 方向的强度和

变形。
2） 验算压型钢板在施工阶段荷载作用下的抗弯承载力和变形时， 可采用弹性分析方法

进行计算。
3） 压型钢板强边 （顺肋） 方向的正、 负弯矩和挠度， 应按单向板计算； 弱边 （垂直于

肋） 方向不计算。
4） 经验算， 若压型钢板的强度和变形不能满足要求时， 可增设临时支撑以减小压型钢

板的跨度， 此时的计算跨度可取临时支撑点间的距离。
2. 荷载确定

施工阶段， 压型钢板作为浇筑混凝土的底模和工作平台， 对其进行强度和变形验算时，
应考虑下列荷载：

1） 永久荷载： 该项包括压型钢板、 钢筋和湿混凝土等自重。 在确定湿混凝土自重时，
应考虑挠曲效应， 即当压型钢板跨中挠度 w 大于 20mm 时， 应在全跨增加 0. 7w 厚度的混凝

土均布荷载， 或增设临时支撑。
2） 可变荷载： 该项包括施工荷载和附加荷载， 主要为施工荷载。 施工荷载包括工人、

施工机具、 设备等的自重， 宜取不小于 1. 5kN / m2； 当有过量冲击、 混凝土堆放、 管线和泵

的荷载时， 应增加相应的附加荷载。
3. 承载力验算

压型钢板的抗弯承载力应符合下式要求

M≤Ws fs （11-4）
式中　 M———压型钢板在施工阶段荷载作用下顺肋方向一个波宽的弯矩设计值；

fs———压型钢板的抗拉、 抗压强度设计值 （N / mm2）；
Ws———压型钢板的截面模量 （mm3）， 取受压边 Wsc与受拉边 Wst中的较小值。

Wsc = Is / xc， Wst = Is / （hs-xc） （11-5）
式中　 Is———一个波宽的压型钢板对其截面形心轴的惯性矩 （mm4）； 计算 Is时， 受压翼缘

的有效计算宽度 bef的取值 （图 11-6、 表 11-4）， 应满足 bef≤50t 的要求；
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xc———压型钢板受压翼缘的外边缘到中和轴的距离 （mm）， 如图 11-6 所示；
hs———压型钢板截面的总高度。

4. 变形验算

在施工阶段， 由于混凝土尚未达到强度设计值， 不考虑组合板的组合作用， 因此在进行

施工阶段的变形计算时， 只考虑压型钢板的刚度。
在施工阶段， 压型钢板的变形是通过其挠度验算来控制的。 考虑到下料的不利情况， 压

型钢板可取两跨连续板或单跨简支板进行挠度验算， 其挠度验算为

两跨连续板 w= ql4

185EIs
≤[w] （11-6）

单跨简支板 w= ql4

384EIs
≤[w] （11-7）

式中　 q———在施工阶段压型钢板上的荷载标准值 （N / mm）；
EIs———一个波宽的压型钢板截面的弯曲刚度 （N·mm2）；

l———压型钢板的计算跨度 （mm）；
[w]———在施工阶段压型钢板的允许挠度， 可取 l / 180 与 20mm 的较小者 （其中 l 为压型

钢板的计算跨度）。
若压型钢板的变形不能满足式 （11-6） 或式 （11-7） 要求时， 应采取增设临时支撑等措

施， 以减小施工阶段压型钢板的变形。

11. 2. 3　 组合楼板使用阶段的验算

对于压型钢板仅用作永久性模板的非组合楼板， 其设计方法与普通钢筋混凝土楼板相

同， 但楼板的有效厚度取压型钢板顶面以上的混凝土厚度， 并应在压型钢板波槽内设置纵向

受力钢筋， 设计时可参考普通钢筋混凝土的相关资料， 故本节不予赘述。 本节仅叙述与组合

楼板有关的验算内容。
11. 2. 3. 1　 组合板可能的主要破坏模式

在承载能力极限状态下， 组合楼板可能发生的主要破坏模式有弯曲破坏、 压型钢板与混

凝土界面的纵向剪切破坏、 斜截面剪切破坏， 局部荷载作用下的冲切破坏、 压型钢板局部失

稳等[1] 。
1. 弯曲破坏

如果压型钢板与混凝土之间连接可靠， 则组合板最有可能在最大弯矩截面 1—1 发生弯

曲破坏 （图 11-9）。
在正常设计情况下， 应当使弯曲破坏先于其他破坏。 因为， 弯曲破坏一般属于延性破

坏， 在破坏前有明显的预兆， 足以使人们引起警惕并采取有效的加固措施。
与一般钢筋混凝土板类似， 根据组合板中受拉钢材 （包括压型钢板与受拉钢筋） 的含

钢率多少， 组合板可能发生少筋、 超筋和适筋破坏的不同形态。
弯曲破坏的不同形态与含钢率和受压区高度 x 值密切相关， 因为通常应以含钢率或受压

区高度 x 值来控制其破坏形态。 正常情况下， 应将板设计成适筋的弯曲破坏， 避免因少筋、
超筋不正常破坏形态的发生。
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图 11-9　 组合楼板可能的破坏截面

2. 压型钢板与混凝土界面的纵向剪切破坏

在组合板尚未达到极限弯矩之前， 若压型钢板与混凝土界面的抗剪切连接强度不足， 而

导致丧失其抗剪切连接能力， 从而使压型钢板与混凝土板在其界面处产生相对纵向滑移， 失

去其组合作用， 这种破坏模式为压型钢板与混凝土界面 （图 11-9 中的 3—3 截面） 的纵向剪

切破坏。 它也是组合板的主要破坏模式之一。
在设计中应采取必要的措施， 以增强其压型钢板与混凝土界面的抗剪切连接能力。
3. 斜截面剪切破坏

这种破坏模式在板中虽不常见， 但当组合板的高跨比很大、 荷载比较大， 尤其是在集中

荷载作用处 （支座处， 图 11-9 中的 2—2 截面）， 可能沿斜截面剪切破坏。 因此， 在较厚的

组合板中， 当混凝土的抗剪能力不足时， 应设置钢箍以抵抗剪力。
4. 局部荷载作用下的冲切破坏

当组合板比较薄， 在局部面积上作用有较大的集中荷载时， 可能发生组合板局部冲切破

坏。 因此， 当组合板的冲切强度不足时， 应适当配置分布钢筋， 以使集中荷载分布到较大范

围的板上， 并适当配置承受冲切力的附加钢箍或吊筋。
5. 压型钢板的局部失稳

在连续板的中间支座处， 压型钢板处于受压区， 以及虽然压型钢板处于受拉区， 但是当

含钢量过大， 受压区高度较高， 以致压型钢板上翼缘及部分腹板可能处于受压区时， 此时可

能出现压型钢板的局部屈曲而导致组合板丧失其承载能力。 设计时尚应防止压型钢板的局部

失稳而导致组合板丧失其承载能力。
11. 2. 3. 2　 计算原则

1） 在使用阶段， 当压型钢板顶面以上的混凝土厚度为 50～100mm 时， 按下列规定进行

组合板计算：
① 组合板强边 （顺肋） 方向的正弯矩和挠度， 均按承受全部荷载的简支单向板计算。
② 强边方向的负弯矩， 按固端板取值。
③ 不考虑弱边 （垂直于肋） 方向的正、 负弯矩。
2） 当压型钢板顶面以上的混凝土厚度大于 100mm 时， 按下列规定进行组合板计算：
① 板的挠度应按强边方向的简支单向板计算。
② 板的承载力应根据其两个方向跨度的比值按下列规定计算。
a. 当 0. 5<λe<2. 0 时， 应按双向板计算。
b. 当 λe≤0. 5 或 λe≥2. 0 时， 应按单向板计算。

λe =μlx / ly， μ=（ Ix / Iy） 1 / 4 （11-8）
式中　 μ———组合板的受力异向性 （各向异性） 系数；
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lx、 ly———组合板强边 （顺肋） 方向和弱边 （垂直于肋） 方向的跨度；
Ix、 Iy———组合板强边和弱边方向的惯性矩， 但计算 Iy时只考虑压型钢板顶面以上的混凝

土厚度 hc。
3） 双向组合板周边的支承条件

① 当跨度大致相等， 且相邻跨是连续时， 楼板周边可视为固定边。
② 当组合板相邻跨度相差较大， 或压型钢板以上浇的混凝土板不连续时， 应将楼板周

边视为简支边。

图 11-10　 集中荷载分布的有效宽度

4） 四边支承双向板的设计规定

① 强边 （顺肋） 方向， 按组合板

设计。
② 弱边 （垂直于肋） 方向， 仅取

压型钢板上翼缘顶以上的混凝土板

（h=hc）， 按常规混凝土板设计。
5） 在局部荷载作用下， 组合板的

有效工作宽度 bef （图 11-10）， 不得大

于按下列公式计算的值。
a. 抗弯计算时

简支板 bef = bf1+2lp（1-lp / l） （11-9）
连续板 bef = bf1+[4lp（1-lp / l）] / 3 （11-10）
b. 抗剪计算时

bef = bf1+lp（1-lp / l） （11-11）
bf1 = bf+2（hc+hd） （11-12）

式中　 l———组合板跨度；
lp———荷载作用点到组合楼板较近支座的距离， 当组合板的跨度内有多个集中荷载作

用时， lp取产生较小 bef值的相应荷载作用点到组合楼板较近支座的距离；
bf、 bf1———集中 （局部） 荷载的作用宽度和集中荷载在组合板中的分布宽度；

hc———压型钢板顶面以上的混凝土计算厚度；
hd———组合板的饰面厚度， 若无饰面层时取 hd = 0。

11. 2. 3. 3　 荷载确定

（1） 永久荷载　 它包括压型钢板、 混凝土层、 面层、 构造层、 吊顶等自重以及风管等设

备重。
（2） 可变荷载　 它包括使用活荷载、 安装荷载或设备检修荷载等。
当采用足尺试件进行加载试验来确定组合板的承载力时， 应按下列规定确定组合板的设

计荷载：
1） 具有完全抗剪连接的构件， 其设计荷载应取静力试验极限荷载的 1 / 2。
2） 具有不完全抗剪连接的构件， 其设计荷载应取静力极限荷载的 1 / 3。
3） 取挠度达到跨度的 1 / 50 时的实际荷载的一半。

11. 2. 3. 4　 验算内容

在使用阶段， 应对组合楼板在全部荷载作用下的强度和变形进行验算以及振动控制。 强
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度验算主要包括正截面抗弯、 斜截面抗剪、 混凝土与压型钢板叠合面的纵向抗剪、 抗冲剪四

个方面； 其变形验算包括挠度验算和负弯矩区段的截面裂缝宽度验算； 其振动控制主要是对

自振频率的验算。
11. 2. 3. 5　 验算方法

1. 强度验算

（1） 正截面抗弯强度验算

1） 计算假定。 组合板正截面抗弯承载力计算， 是建立在合理配筋和保证极限状态时发

生适筋破坏基础上的。 在工程中， 可以通过受压高度的限制条件和构造要求来控制， 避免少

筋破坏与超筋破坏。 当组合板发生适筋破坏时， 计算应符合下列基本假定：
① 采用塑性设计方法进行计算， 此时假定截面受拉区和受压区的材料均达到强度设计

值 （图 11-11）。
② 压型钢板抗拉强度设计值与混凝土的弯曲抗压强度设计值， 均应乘以折减系数 0. 8。

这是考虑到作为受拉钢筋的压型钢板没有混凝土保护层， 以及中和轴附近材料强度未能充分

发挥等原因。
③ 忽略混凝土的抗拉作用， 这是因为混凝土的抗拉强度很低。
④ 假定组合板中的混凝土与压型钢板始终保持共同作用， 因此直至达到极限状态， 组

合板都符合平截面假定。
2） 抗弯承载力验算。 对组合板的抗弯承载力计算分以下两种情况考虑：
① 当 Ap f≤α1 fcbhc时， 塑性中和轴在压型钢板顶面以上的混凝土截面内 （图 11-11a），

此时组合板在一个波宽内的弯矩应符合下式要求

M≤0. 8α1 fcxbyp （11-13）
yp =h0-x / 2 （11-14）

式中　 M———组合板在压型钢板一个波宽内的弯矩设计值 （N·mm）；
x———组合板受压区高度 （mm）， x=Ap f / α1 fcb， 当 x>0. 55h0时， 取 0. 55h0， h0为组

合板的有效高度 （压型钢板重心以上的混凝土厚度）；
yp———压型钢板截面应力合力至混凝土受压区截面应力合力的距离 （mm）；
b———压型钢板的波距 （mm）；

Ap———压型钢板波距 （一个波宽） 内的截面面积 （mm2）；
f———压型钢板钢材的抗拉强度设计值 （N / mm2）；

α1———受压区混凝土矩形应力图的应力值与混凝土轴心抗压强度设计值的比值， 按

《混凝土结构设计规范》 的规定取用；
fc———混凝土轴心抗压强度设计值 （N / mm2）；
hc———压型钢板顶面以上混凝土计算厚度。

② 当 Ap f>α1 fcbhc时， 塑性中和轴在压型钢板内 （图 11-11b）， 此时组合板在一个波宽

内的弯矩应符合下式要求

M≤0. 8（α1 fchcbyp1+Ap2 fyp2） （11-15）
Ap2 = 0. 5（Ap-α1 fchcb / f） （11-16）

式中　 Ap2———塑性中和轴以上的压型钢板波距内截面面积 （mm2）；
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yp1、 yp2———压型钢板受拉区截面拉应力合力分别至受压区混凝土板截面和压型钢板截面

压应力合力的距离。

图 11-11　 组合板截面抗弯承载力计算简图

a） 塑性中和轴位于压型钢板顶面以上的混凝土截面内　 b） 塑性中和轴位于压型钢板截面内

（2） 集中荷载下的抗冲切验算　 组合板在集中荷载下的冲切力 V1， 应符合下式要求

V1≤0. 6ftucrhc （11-17）
式中　 ucr———临界周界长度， 如图 11-12 所示；

hc———压型钢板顶面以上的混凝土计算厚度；
ft———混凝土轴心抗拉强度设计值。

图 11-12　 组合板在集中荷载作用下冲切面的临界周界

（3） 斜截面抗剪验算　 组合板端部 （图 11-9 中的 2-2 截面） 的斜截面抗剪承载力， 应

符合下式要求

Vin≤0. 07ftbh0 （11-18）
式中　 Vin———组合板一个波距内斜截面最大剪力设计值。

h0———组合板有效高度， 即压型钢板重心至混凝土受压区边缘的距离。
（4） 叠合面的纵向抗剪验算　 组合板的混凝土与压型钢板叠合面 （图 11-9 中的 3—3 截

面） 上的纵向剪力， 应符合下式要求

V≤Vu （11-19）
Vu =α0-α1 lv+α2bwh0+α3 t （11-20）
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式中　 V———作用于组合板一个波距叠合面上的纵向剪力设计值 （kN / m）；
Vu———组合板中一个波距叠合面上的纵向 （允许） 抗剪承载力设计值 （kN / m）；
lv———组合板的剪力跨距 （mm）， lv =M / V， M 为与剪力设计值 V 相应的弯矩设计值；

对于承受均部荷载的剪支板， lv = l / 4， l 为板的计算跨度；
bw———压型钢板用于浇筑混凝土的凹槽的平均宽度 （mm）， 如图 11-3 所示；
h0———组合板有效高度 （mm）， 等于压型钢板重心至混凝土受压区边缘的距离；
t———压型钢板的厚度 （mm）；

α0 ～α3———剪力粘结系数， 由试验确定； 当无试验资料时， 可采用下列数值： α0 = 78. 124，
α1 = 0. 098， α2 = 0. 0036， α3 = 38. 625。

2. 变形验算

组合板的变形验算， 包括组合板的挠度验算和负弯矩区的混凝土裂缝宽度验算两部分。
（1） 组合板的挠度验算　 计算组合板的挠度时， 通常不论其实际支承情况如何， 均按

简支单向板计算其沿强边 （顺肋） 方向的挠度， 并应按荷载短期效应组合， 且考虑永久荷

载长期作用的影响进行计算， 其算得的挠度不应超过计算跨度的 1 / 360， 即挠度验算应满足

下式要求

w= 5
384

qk l4

EsI0
+
gk l4

EsI′0
〓

〓
〓

〓

〓
〓 ≤

l
360

（11-21）

I0 =
1
αE

Ic+Ac x′n-h′c（ ） 2[ ] +Is+As h0-x′n（ ） 2 （11-22）

I′0 =
1

2αE
Ic+Ac x′n-h′c（ ） 2[ ] +Is+As h0-x′n（ ） 2 （11-23）

x′n =
Ach′c+αEAsh0

Ac+αEAs
，　 αE =

Es

Ec
（11-24）

式中　 qk、 gk———均布的可变荷载和永久荷载标准值；
I0———将组合板中的混凝土截面换算成单质的钢截面的等效截面惯性矩；
I′0———考虑永久荷载长期作用影响的等效截面惯性矩；
x′n———全截面有效时组合板中和轴至受压区边缘的距离；
αE———钢材的弹性模量与混凝土弹性模量的比值；

As、 Ac———压型钢板和混凝土的截面面积；
Is、 Ic———压型钢板和混凝土各自对其自身形心轴的惯性矩；

h0———组合板截面的有效高度， 即组合板受压区边缘至压型钢板重心的距离；
h′c———组合板受压区边缘至混凝土截面重心的距离 （图 11-13）。

图 11-13　 组合楼板截面特征简图

（2） 组合板负弯矩区的裂缝宽度验算　
连续组合板负弯矩区段的最大裂缝宽度计

算， 可近似忽略压型钢板的作用， 即只考虑

混凝土板及其负钢筋的作用情况下计算连续

组合板负弯矩区段的最大裂缝宽度， 并使其

符合 GB 50010—2010 《混凝土结构设计规

范》 规定的裂缝宽度限值， 且满足不超过
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0. 3mm （室内正常环境） 或 0. 2mm （室内高湿度环境或室外露天环境） 要求。
上述计算中的板段负弯矩值， 可近似地按一端简支一端固定或两端固定的单跨简支板

算得。
3. 振动控制

组合板的振动控制是通过其自振频率的控制来实现的。 我国现行 《高钢规程》 [2] 规定，
组合板的自振频率 f 不得小于 15Hz， 即应符合下式要求

f= 1
k w

≥15Hz （11-25）

式中　 w———永久荷载作用下组合板的最大挠度 （cm）；
k———支承条件系数， 按下列规定取值： 两端简支时， k = 0. 178； 一端简支、 一端固

定时， k= 0. 177； 两端固定时， k= 0. 175 。

11. 2. 4　 组合楼板的构造要求

1. 组合板的支承长度

1） 组合板在钢梁上的支承长度不应小于 75mm， 其中压型钢板在钢梁上的支承长度不

应小于 50mm （图 11-14a、 b）。

图 11-14　 组合板的最小支承长度

注： a） ～ c） 支承于钢梁上； d） ～ f） 支承于混凝土梁 （墙） 上。

2） 组合板在混凝土梁或剪力墙上的支承长度不应小于 100mm， 其中压型钢板在其上的

支承长度不应小于 75mm （图 11-14d、 e）。
3） 连续板或搭接板在钢梁或混凝土梁 （墙） 上的支承长度， 应分别不小于 75mm 或

100mm （图 11-14c、 f）。
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2. 组合板的端部锚固

为防止压型钢板与混凝土之间的相对滑移， 在简支组合板的端部支座处和连续组合板的

各跨端部， 均应按下列要求设置栓钉锚固件。
（1） 栓钉的设置位置　 应将圆柱头栓钉设置于压型钢板端部的凹槽内， 利用穿透平焊法，

将栓钉穿透压型钢板焊至钢梁的上翼缘 （图 11-15a）， 或者将圆柱头栓钉焊至钢梁上翼缘的中

线处， 同时将两侧的压型钢板端部凸肋打扁， 并点焊固定于钢梁上翼缘 （图 11-15b）。

图 11-15　 组合板的端部锚固

a） 双排栓钉　 b） 单排栓钉加焊点

（2） 栓钉直径　 当栓钉穿透压型钢板焊接于钢梁时， 其直径 d 不得大于 19mm， 并可根

据组合板的跨度按下列规定采用：
1） 跨度小于 3m 的组合板， 栓钉直径宜为 13mm 或 16mm。
2） 跨度为 3～6mm 的组合板， 栓钉直径宜为 16mm 或 19mm。
3） 跨度大于 6m 的组合板， 栓钉直径宜为 19mm。
（3） 栓钉高度及其顶面的混凝土保护层厚度

1） 栓钉焊后高度应大于压型钢板波高加 30mm。
2） 栓钉顶面的混凝土保护层厚度不应小于 15mm。
3. 组合板中的混凝土

1） 组合板的总厚度不应小于 90mm； 压型钢板顶面以上的混凝土厚度不应小于 50mm
（图 11-16）。

2） 压型钢板用作混凝土板的底部受力钢筋时， 需要进行防火保护， 此时组合楼板的厚

度及防火保护层的厚度尚应符合表 11-5 的规定。

图 11-16　 组合板的截面尺寸

a） 开口式压型钢板　 b） 闭合式压型钢板
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表 11-5　 耐火极限为 1. 5 小时的压型钢板组合楼板厚度及其防火保护层厚度

类别 无保护层的楼板 有保护层的楼板

图　 　 例

楼板厚度 h1 或 h / mm ≥80 ≥110 ≥50

保护层厚度 a / mm — — ≥15

3） 组合板中的混凝土强度等级不宜低于 C20 。
4. 组合板的配筋原则

出现下列情况之一时应配置钢筋：
1） 为组合板提供储备承载力， 需沿板的跨度方向设置附加抗拉钢筋。
2） 在连续组合板或悬臂组合板的负弯矩区段， 应在板的上部沿板的跨度方向按计算配

置连续钢筋， 且钢筋应伸过板的反弯点， 并留有足够的锚固长度和弯钩。
3） 连续组合板下部纵向钢筋在支座处应连续配置， 不得中断。
4） 在集中荷载区段和孔洞周围， 应配置分布钢筋。
5） 当楼板的防火等级提高时， 应在组合板的底部沿板跨方向配置附加抗拉钢筋。
6） 在集中荷载作用的部位， 应在组合板的有效宽度 bef （图 11-10） 范围内配置横向钢

筋， 其截面面积不应小于压型钢板顶面以上混凝土板截面面积的 0. 2%。

图 11-17　 压型钢板上翼缘焊接横向钢筋构造要求

7） 当在压型钢板上翼缘焊接横向钢筋

时， 其横向钢筋应配置在剪跨区段 （均布荷

载时， 为板两端各 1 / 4 跨度范围） 内， 横向

钢筋直径宜取 ϕ6， 间距宜为 150～300mm， 且

要求压型钢板上翼缘与横向钢筋焊接的每段

喇叭形焊缝的焊缝长度不应小于 50mm （图
11-17）。

5. 组合板中抗裂钢筋的配筋要求

当连续组合板按简支板设计时， 其抗裂

钢筋的配置应符合下列要求：
1） 抗裂钢筋的截面面积不应小于混凝土截面面积的 0. 2%。
2） 抗裂钢筋从支承边缘算起的长度， 不应小于跨度的 1 / 6， 且应与不少于 5 支分布钢

筋相交。
3） 抗裂钢筋的最小直径为 4mm。
4） 抗裂钢筋的最大间距应为 150mm。
5） 顺肋方向抗裂钢筋的保护层厚度宜为 20mm。
6） 与抗裂钢筋垂直的分布钢筋直径， 不应小于抗裂钢筋直径的 2 / 3， 其间距不应大于

抗裂钢筋间距的 1. 5 倍。
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11. 3　 组合梁设计

11. 3. 1　 组合梁的构成及特点

组合梁的截面高跨比不宜小于 1 / 15。 组合梁中的钢筋混凝土翼板可以是以压型钢板为

底模的组合楼板 （图 11-18a）， 或者是普通的现浇钢筋混凝土楼板 （图 11-18b） 或预制后浇

成整体的混凝土楼板 （叠合楼板）。

图 11-18　 组合梁的构成与受力状态

a） 组合楼板　 b） 普通钢筋混凝土楼板　 c） 组合梁的受力状态　 d） 非组合梁的受力状态

图 11-19　 组合梁中的钢梁截面

a） 单轴对称工字形截面　 b） 双轴对称工字形截面

在工程中， 对于由组合楼板或叠合楼板作组

合梁的翼板时， 均不必设置板托 （图 11-18a、 b，
图 11-19b）； 对于由现浇钢筋混凝土楼板作组合梁

的翼板时， 可以设置板托 （图 11-19a） 或不设板

托 （图 11-19b）。
其钢梁截面须根据组合梁的受力特点而确定，

通常对于按单跨简支梁设计的组合梁， 或者跨度

大、 受荷大的组合梁， 宜采用上窄下宽的单轴对

称工字形截面 （图 11-19a）； 对于按连续梁或单跨

固端梁或悬臂梁设计的组合梁， 或者跨度小、 受荷小的组合梁， 宜采用的双轴对称工字形截

面 （图 11-19b）； 对于组合边梁， 其钢梁截面宜采用槽钢形式。
在正弯矩区段， 对于完全抗剪连接组合梁的受力状态大体是， 混凝土翼板受压， 其下的

钢梁全部受拉 （图 11-18c）； 而对于非组合梁， 由于混凝土楼板不参与梁的抗弯， 其下的钢

梁则是上部受压， 下部受拉 （图 11-18d）； 对于部分抗剪连接组合梁的受力状态， 则介于上

述二者之间， 混凝土翼板与其下钢梁各自受弯 （图 11-20）， 混凝土翼板与其下钢梁在界面

处出现相对滑移。
组合梁中的抗剪连接件是把钢梁与混凝土楼板二者有效地组合起来共同工作的关键部

件。 其主要作用是： 承受钢梁与混凝土楼板二者叠合面之间的纵向剪力， 限制二者之间的相

对滑移； 抵抗组合梁中的梁端 “掀起力”。
组合梁中的抗剪连接件宜采用带头栓钉， 也可采用槽钢、 弯筋或有可靠依据的其他类型

连接件。 带头栓钉、 槽钢及弯筋连接件的外形及设置方向如图 11-21 所示。
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图 11-20　 部分抗剪连接组合梁的受力状态

a） 组合梁的截面　 b） 截面应变　 c） 截面正应力

图 11-21　 连接件的外形及设置方向

a） 带头栓钉连接件　 b） 槽钢连接件　 c） 弯筋连接件

11. 3. 2　 组合梁设计的一般原则

1. 设计方法及其适用条件

组合梁的设计遵循极限状态设计准则进行。 其承载能力极限状态设计可采用弹性分析法

或塑性分析法； 其正常使用极限状态设计一般均采用弹性分析法。
各设计方法的适用条件是：
1） 塑性分析法用于不直接承受动力荷载的组合梁承载力的计算， 且要求钢材的力学性

能满足： 强屈比 fu / fy≥1. 2； 伸长率 δ5≥15%； εu≥20εy， εy和 εu分别为钢材的屈服强度应

变和抗拉强度应变。
2） 弹性分析法用于直接承受动力荷载或钢梁中受压板件的宽厚比 （表 11-6） 不符合塑

性设计要求的组合梁计算 （强度和变形）。
注： 不管什么条件的组合梁， 其挠度计算始终是采用弹性方法。
2. 组合梁设计工况

组合梁的设计一般均应按施工阶段和使用阶段两种工况进行， 只有当施工阶段钢梁下设

置了临时支承， 而且其支承点间的距离小于 3. 5m 时， 才可只按使用阶段设计。
3. 组合梁混凝土翼板的有效宽度

组合梁混凝土翼板的有效宽度 bce， 根据 《钢结构设计标准》 [3] 规定， 应按下列公式

计算

bce = b0+b1+b2 （11-26）
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式中　 b0———板托顶部的宽度， 当板托倾角 α<45°时， 应按 α= 45°计算板托顶部的宽度 （图
11-22a）； 当无板托时， 则取钢梁上翼缘宽度 （图 11-22b、 图 11-23）；

b1、 b2———梁外侧和内侧的翼板计算宽度， 各取 le / 6 和 6hc中的较小者。 此外， b1尚不应

超过混凝土翼板的实际外伸长度 s1， 当为中间梁时， 取式 （11-26） 中的 b1等
于 b2； b2不应超过相邻钢梁上翼缘或板托间净距 sn的 1 / 2；

le———组合梁的等效跨度， 对于简支组合梁取 le = l； 对连续梁， 中间跨正弯矩区取

le = 0. 6l， 边跨正弯矩区取 le = 0. 8l， 支座负弯矩区取相邻两跨跨度之和

的 20%；
l———组合梁的跨度；

hc———混凝土翼板计算厚度， 对于采用以压型钢板为底模的混凝土楼板， 取压型钢板

肋高以上的混凝土厚度 （图 11-23）。
表 11-6　 塑性设计时钢梁翼缘及腹板的板件宽厚比

截面形式 翼　 　 缘 腹　 　 板

b
t
≤9 235 / fy

b0
t
≤30 235 / fy

　 当
As fsy
Af

<0. 37 时

　
h0

tw
≤ 72-100

As fsy
Af（ ） 235 / fy

　 当
As fsy
Af

≥0. 37 时

　
h0

tw
≤35 235 / fy

　 　 注： 表中 As、 fsy为组合梁负弯矩截面中钢筋的截面面积和强度设计值； A、 fy为组合梁中钢梁截面面积和钢材屈服强

度； f 为塑性设计时钢梁钢材的抗拉、 抗压、 抗弯强度设计值， 按 《钢结构设计标准》 的规定取值。

图 11-22　 组合梁混凝土翼板的有效宽度 （普通钢筋混凝土楼板）
a） 有板托　 b） 无板托

图 11-23　 组合梁混凝土翼板的有效宽度 （以压型钢板作底模的钢筋混凝土楼板）
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4. 连续组合梁采用塑性分析法的条件

1） 相邻两跨跨度之差不大于短跨的 45%。
2） 边跨跨度不小于邻跨的 70%， 也不大于邻跨的 115%。
3） 在每跨的 1 / 5 范围内， 集中作用的荷载不大于该跨总荷载的一半。
4） 内力合力与外荷载保持平衡。
5） 内力调幅不超过 25%。
6） 中间支座截面材料总强度比 γ 小于 0. 5， 且大于 0. 15。 此处， γ=As fsy / Af。
5. 连续组合梁采用弹性分析法的规定

1） 不计入负弯矩区段内受拉开裂的混凝土翼板对刚度的影响。
2） 在正弯矩区段， 其换算截面应根据短期或长期荷载采用相应的刚度， 参见式 （11-27a）、

式 （11-27b）。
3） 负弯矩区段的混凝土翼板受拉开裂的长度， 可按试算法确定。
4） 在距中间支座 0. 15l （ l 为梁的跨度） 范围内， 确定梁的截面刚度时， 不考虑混凝土

翼板的作用， 仅计入混凝土翼板有效宽度范围内的钢筋面积； 在其余的跨中区段， 应考虑混

凝土翼板与钢梁形成整体； 其变截面刚度连续梁如图 11-24 所示。
5） 考虑塑性发展的内力调幅系数不宜超过 15%。

图 11-24　 弹性分析法计算连续组合梁的变截面刚度分布

　 图 11-25　 组合梁的换算截面

6. 混凝土翼板的换算宽度

按弹性分析时， 应将受压混凝土翼板的有效宽度

bce折算成与钢材等效的弹性换算宽度 beq， 使组合梁

变成单一材质的换算截面 （图 11-25）， 其换算宽度应

根据荷载短期效应组合及长期效应组合分别计算：
荷载短期效应 （标准） 组合

beq = bce / αE （11-27a）
荷载长期效应 （准永久） 组合

beq = bce / 2αE （11-27b）
式中　 beq———混凝土翼板的换算宽度；

bce———混凝土翼板的有效宽度， 应按式 （11-26） 确定；
αE———钢材弹性模量与混凝土弹性模量的比值。

7. 组合梁混凝土翼板的计算厚度

组合梁混凝土翼板的计算厚度， 应符合下列规定：
1） 普通钢筋混凝土翼板的计算厚度， 应取原厚度 hc （图 11-22）。
2） 带压型钢板的混凝土翼板计算厚度， 取压型钢板顶面以上的混凝土厚度 hc （图 11-23）。
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8. 组合梁的计算内容

相对于组合板的计算内容， 组合梁的计算内容相对较多而繁杂， 为使读者对其有清晰认

识， 特归纳如图 11-26 所示。

组合梁的计算内容

施工阶段
钢梁的强度和稳定验算

钢梁的挠度验算{

使用阶段

组合梁的正截面抗弯承载力验算

弹性方法
不考虑混凝土徐变

考虑混凝土徐变{
塑性方法

完全抗剪连接组合梁

部分抗剪连接组合梁{
{

组合梁的正截面抗剪承载力验算
弹性方法

塑性方法{
组合梁的主应力验算

组合梁的稳定验算
整体稳定

局部稳定{
组合梁的抗剪连接件设计

组合梁的纵向截面抗剪承载力验算

组合梁的挠度验算
完全抗剪连接组合梁

部分抗剪连接组合梁{
组合梁的裂缝宽度验算

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓〓

〓
〓
〓
〓
〓
〓
〓〓

〓

〓

〓

〓
〓
〓
〓
〓〓

〓
〓
〓
〓
〓〓

图 11-26　 组合梁的计算内容

11. 3. 3　 组合梁施工阶段的验算

1. 计算原则

1） 对组合梁中的钢梁进行施工阶段验算时， 应采用弹性分析方法。
2） 当楼板混凝土强度未达到其强度设计值的 75%以前， 全部荷载由组合梁中的钢梁单

独承担 （此时， 称为组合梁的第一受力阶段）。
3） 当组合梁施工时， 若在其钢梁下方设置多个临时支撑 （而且支撑后的梁跨小于

3. 5m）， 并一直保留到楼板混凝土强度达到其强度设计值， 则不必进行施工阶段验算 （应
力、 变形和稳定）； 否则应进行施工阶段验算。

4） 在施工阶段， 若钢梁受压翼缘的自由长度 l1与其宽度 b1的比值， 不超过表 11-7 中的

数值时， 不必验算钢梁的整体稳定。
表 11-7　 H型钢或工字形截面简支梁不需验算整体稳定的 l1 / b1 限值

钢号
跨中无侧向支承点的梁

荷载作用在上翼缘 荷载作用在下翼缘

跨中受压翼缘有侧向支承点的梁

（不论荷载作用于何处）
Q235 13 20 16
Q345 10. 5 16. 5 13
Q390 10 15. 5 12. 5
Q420 9. 5 15 12

　 　 注： 1. l1 为钢梁受压翼缘的自由长度， 对跨中无侧向支承点的梁， l1 为其跨度； 对跨中有侧向支承点的梁， l1 为受

压翼缘侧向支承点间的距离 （梁的支座处视为有侧向支承）。

2. 其他钢号的梁不需计算整体稳定性的最大 l1 / b1 值， 应取 Q235 钢的数值乘以 235 / fy 。
3. 梁的支座处， 应采取构造措施防止梁端截面的扭转。
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2. 荷载确定

在施工阶段， 组合梁中的钢梁作为浇筑混凝土楼板的承重构件， 对其验算时， 应考虑下

列荷载：
1） 永久荷载： 混凝土楼板、 压型钢板或模板及钢梁自重。
2） 可变荷载： 施工活荷载 （包括工人、 施工机具、 设备等自重， 其值不宜小于

1. 5kN / m2 及附加活荷载 （当有混凝土堆放、 附加管线、 混凝土泵等情况以及过量冲击效应

时， 应适当增加荷载）。
3. 验算方法

组合梁中的钢梁在施工阶段的验算方法， 可参照 10. 1 节的方法进行， 此处不予赘述。

11. 3. 4　 组合梁使用阶段的验算

楼板混凝土达到设计强度以后， 混凝土板与钢梁形成整体， 共同承担使用期间的所有荷

载， 称之为组合梁的第二阶段。
在使用阶段， 组合梁的承载力计算可采用弹性方法或塑形方法， 而变形 （挠度） 计算

则一般只采用弹性方法。
11. 3. 4. 1　 计算假定

1. 弹性方法的计算假定

1） 钢材和混凝土均为弹性体。
2） 混凝土与钢梁整体工作， 接触面间无相对滑移 （因滑移很小， 忽略不计）。
3） 截面应变符合平截面假定。
4） 不考虑组合梁混凝土翼板内钢筋对截面计算的影响。
5） 不考虑板托对截面计算的影响。
6） 不考虑混凝土开裂后的影响。
2. 塑性方法的计算假定

1） 混凝土翼板与钢梁有可靠的抗剪连接。
2） 位于塑性中和轴一侧的受拉混凝土因开裂不参加工作。
3） 受压区混凝土为均匀受压， 其压应力全部达到混凝土轴心抗压强度设计值。
4） 钢梁的拉、 压区分别均匀受拉、 压， 并分别达到钢材塑形设计的抗拉、 压强度设

计值。
5） 组合梁中负弯矩区段的混凝土翼板有效宽度范围内的纵向受拉钢筋应力， 全部达到

钢筋抗拉强度设计值。
6） 在组合梁的强度、 变形计算中， 不考虑混凝土板托截面的作用。

11. 3. 4. 2　 荷载确定

计算组合梁在使用期间的强度和变形时， 应考虑下列荷载：
1. 永久荷载

1） 楼板及其饰面层、 找平层、 防水层、 吊顶等的自重。
2） 钢梁及悬挂管线重， 固定设备重等。
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2. 可变荷载

1） 屋面或楼面活荷载， 设备振动效应等。
2） 风和地震作用效应、 地基变形效应、 温差变形效应等。

11. 3. 4. 3　 组合梁抗弯承载力验算

组合梁的抗弯承载力计算可采用弹性方法或塑性方法进行。
1. 弹性方法

采用弹性方法分析组合梁抗弯承载力时， 在竖向荷载作用下的组合梁截面及其正应力如

图 11-27 所示， 因此设计时应分别计算其混凝土板顶或板底以及钢梁上、 下翼缘的最大正应

力， 并控制在其强度设计值之内。

图 11-27　 组合梁截面及其正应力

a） 施工阶段　 b） 使用阶段

（1） 截面特征计算

1） 不考虑混凝土徐变时的组合梁截面特征计算 （荷载短期效应组合）。 组合梁在荷载

短期效应组合作用下， 混凝土翼板换算成钢材后的截面特征计算如下：
① 中和轴位于混凝土翼板内 （图 11-28a）， 此时， 组合截面面积 A0、 组合截面中和轴

O—O 至混凝土翼板顶面的距离 x、 组合截面对中和轴的惯性矩 I0、 对混凝土翼板顶面的抵

抗矩 Wt
0c、 对钢梁下翼缘的抵抗矩 Wb

0s， 分别按下式计算

图 11-28　 组合梁截面的中和轴位置

a） 中和轴位于混凝土翼板内　 b） 中和轴位于钢梁截面内

A0 =
bcex
αE

+As （11-28）

x= 1
A0

bcex2

2αE
+Asy

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （11-29）
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I0 =
bcex3

12αE
+
bcex3

4αE
+Is+As（y-x） 2 （11-30）

Wt
0c
=
I0
x
，　 Wb

0s
=

I0
H-x

（11-31）

② 中和轴位于钢梁截面内 （图 11-28b）， 此时的各值分别按下式计算

A0 =
bcehc

αE
+As （11-32）

x= 1
A0

bceh
2
c

2αE
+Asy

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （11-33）

I0 =
bceh

3
c

12αE
+
bcehc

αE
（x-0. 5hc） 2+Is+As（y-x） 2 （11-34）

Wt
0c
=
I0
x
，　 Wb

0s
=

I0
H-x

（11-35）

式中　 hc、 bce———混凝土翼板厚度和有效宽度， 有效宽度按式 （11-26） 确定；
As、 Is———钢梁截面面积和截面惯性矩；

H———组合梁的截面高度。
对于以压型钢板为底模的组合板或非组合板， 当压型钢板的肋与组合梁的钢梁轴线平行

时， 混凝土翼板的有效截面面积应包括压型钢板肋内的混凝土截面面积。
2） 考虑混凝土徐变时的组合梁截面特征计算 （永久荷载长期效应组合）。 组合梁在永

久荷载的长期作用下， 由于混凝土的徐变， 混凝土翼板的应力减小， 而钢梁的应力增大。 为

了在计算中反映这一效应， 可将混凝土翼板有效宽度内的截面面积除以 2αE换算成单质的钢

截面面积。
此时， 组合截面的中和轴多数位于其钢梁截面内 （图 11-28b）， 其几何特征各值分别按

下式计算

Ac
0
=
bcehc

2αE
+As （11-36）

xc = 1
Ac
0

bceh
2
c

4αE
+Asy

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （11-37）

Ic0 =
bceh

3
c

24αE
+
bcehc

2αE
（xc-0. 5hc） 2+Is+As（y-xc） 2 （11-38）

Wtc
0c
=
I0
xc

，　 Wbc
0s
=

I0
H-xc

（11-39）

（2） 组合梁的弹性抗弯承载力验算　 对于一般的组合梁， 通常不考虑温度作用和收缩

作用的影响， 即只考虑竖向荷载作用， 并按下列方法进行组合梁的弹性抗弯承载力验算。
1） 不考虑翼板混凝土徐变影响

对混凝土翼板顶面的验算 σt
0c
= ± M

Wt
0c

≤f （11-40）
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对钢梁下翼缘的验算 σb
0s
= ± M

Wb
0s

≤f （11-41）

式中　 M———全部荷载对组合梁产生的正弯矩；
f———钢材的抗拉、 抗压、 抗弯强度设计值；

Wt
0c、 Wb

0s———对组合梁的混凝土翼板顶面的抵抗矩和对钢梁下翼缘的抵抗矩， 按公式 （11-
31） 或式 （11-35） 计算。

2） 考虑翼板混凝土徐变影响

对混凝土翼板顶面的验算 σtc
0c
= ±

Mq

Wt
0c

+
Mg

Wtc
0c

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 ≤f （11-42）

对钢梁下翼缘的验算 σbc
0s
= ±

Mq

Wb
0s

+
Mg

Wbc
0s

〓

〓
〓〓

〓

〓
〓〓 ≤f （11-43）

式中　 Mq、 Mg———可变荷载与永久荷载对组合梁产生的正弯矩；
Wtc

0c、 Wbc
0s———考虑翼板混凝土徐变影响时， 对组合梁的混凝土翼板顶面的抵抗矩和对

钢梁下翼缘的抵抗矩， 按式 （11-39） 计算。
2. 塑性方法

用塑性方法计算组合梁的强度时， 对受正弯矩的组合梁截面和 Ast·fst≥0. 15Af 的受负

弯矩的组合梁截面可不考虑弯矩和剪力的相互影响。
由于塑性设计不存在应力叠加问题， 所以计算时不考虑施工过程中有无支承， 也不考虑

混凝土的徐变、 收缩以及温差的影响。
组合梁截面抗弯承载力按塑性理论计算时， 是以截面充分发展塑性作为组合梁的抗弯强

度极限状态。 因此， 计算过程中应根据完全抗剪连接组合梁或部分抗剪连接组合梁的不同情

况， 分别采用相应的计算公式计算其抗弯承载力。
（1） 完全抗剪连接组合梁的抗弯承载力验算　 当组合梁上最大弯矩点和邻近零弯矩点

之间的区段内， 混凝土翼板和钢梁组合成整体， 且叠合面间的纵向剪力全部由抗剪连接件承

担时， 该组合梁则称为完全抗剪连接组合梁。 其正截面抗弯承载力可根据塑性中和轴所处位

置， 分别采用不同的公式进行计算。
1） 塑性中和轴位于混凝土受压翼板内 （图 11-29）， 即 Af≤bcehc fcd时

M≤bcexfcdy （11-44）
x=Af / （bce fcd） （11-45）

式中　 x———组合梁截面塑性中和轴至混凝土翼板顶面的距离；
M———全部荷载产生的最大正弯矩设计值；
A———组合梁中的钢梁截面面积；
y———钢梁截面拉应力合力至混凝土受压区应力合力之间的距离；
f———钢梁钢材的抗拉、 抗压、 抗弯强度设计值；

hc、 bce———混凝土翼板的计算厚度及有效宽度；
fcd———混凝土抗压强度设计值。
2） 塑性中和轴位于钢梁截面内 （图 11-30）， 即 Af>bcehc fcd时

M≤bcehc fcdy1+Asc fy2 （11-46）
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图 11-29　 塑性中和轴位于混凝土受压翼板内的组合梁截面及应力图形

a） 无板托的普通钢筋混凝土楼板　 b） 有板托的普通钢筋混凝土楼板或以压型钢板为底模的组合板及非组合板

Asc = 0. 5（A-bcehc fcd / f） （11-47）
式中　 Asc———组合梁中的钢梁受压区截面面积；

y1———钢梁受拉区截面应力合力至混凝土翼板截面应力合力之间的距离；
y2———钢梁受拉区截面应力合力至钢梁受压区截面应力合力之间的距离。

图 11-30　 塑性中和轴位于钢梁截面内的组合梁截面及应力图形

a） 无板托的普通钢筋混凝土楼板　 b） 有板托的普通钢筋混凝土楼板或以压型钢板为底模的组合板及非组合板

3） 连续组合梁的负弯矩作用 （图 11-31） 截面抗弯承载力验算

M′≤Ms+Ast fst（y3+y4 / 2） （11-48）
Ms =（S1+S2） f （11-49）

式中　 M′———连续组合梁中间支座处的最大负弯矩设计值；
Ms———钢梁截面绕自身中和轴的全塑性抗弯承载力；

　 图 11-31　 负弯矩区段组合梁截面和应力图形

S1、 S2———钢梁塑性中和轴 （平分钢梁

截面积的轴线） 以上和以下

截面对该轴的面积矩；
Ast———组合梁负弯矩区翼板有效宽

度范围内纵向钢筋截面面积；
fst———钢筋抗拉强度设计值；
y3———纵向钢筋截面形心至组合梁

塑性中和轴的距离；
y4———组合梁塑性中和轴至钢梁塑

性中和轴的距离， 当组合梁
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塑性中和轴位于钢梁腹板内时， y4 = Ast fst / （2tw f）； 当组合梁塑性中和轴位于

钢梁翼缘内时， 可取 y4等于钢梁塑性中和轴至腹板上边缘的距离。
（2） 部分抗剪连接组合梁的抗弯承载力验算　 由于受构造等原因的影响， 当抗剪连接

件的实际设置数量 n1， 小于完全抗剪连接组合梁抗剪连接件的计算数量 n， 但不小于 50%
时， 则该组合梁称为部分抗剪连接组合梁。

1） 适用条件

① 承受静荷载且集中力不大的组合梁。
② 跨度不超过 20m 的组合梁。
③ 当钢梁为等截面梁时， 其配置的连接件数量 n1不得小于完全抗剪连接时的连接件数

量 n 的 50%。
2） 计算假定。 对于单跨简支梁， 可采用简化塑性理论， 按下列假定计算：
① 取所计算截面的左、 右两个剪跨区段内的抗剪连接件抗剪承载力设计值之和 nNc

v两

者中的较小者， 作为混凝土翼板中的剪力。
② 抗剪连接件全截面进入塑性状态。
③ 钢梁与混凝土翼板间产生相对滑移， 以致混凝土翼板与钢梁具有各自的中和轴， 如

图 11-32 所示。

图 11-32　 部分抗剪连接组合梁的计算简图

a） 截面形式　 b） 截面正应力

3） 正弯矩区段的抗弯承载力验算。 部分抗剪连接组合梁正弯矩区段的抗弯承载力

Mu，r， 可按下式计算

Mu，r =nrNc
vy1+0. 5（Af-nrNc

v）y2 （11-50）
x=nrNc

v / （bce fcd），　 Ac =（Af-nrNc
v） / （2F） （11-51）

式中　 bce、 x———混凝土翼板的有效宽度和受压区高度；
nr———部分抗剪连接时一个剪跨区的抗剪连接件总数；
Nc

v———每个抗剪连接件的纵向承载力。
4） 负弯矩区段的抗弯承载力验算。 在对部分抗剪连接组合梁负弯矩区段的抗弯承载力

计算时， 只需将完全抗剪连接组合梁负弯矩区段的抗弯承载力计算式 （11-48） 中右边第二

项括号前面的系数 （即 Ast fst）， 换为 nrNc
v和 Ast fst二者中的较小者即可。

11. 3. 4. 4　 组合梁抗剪承载力验算

组合梁的抗剪承载力计算可采用弹性方法或塑性方法进行。
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1. 弹性方法

（1） 计算原则

1） 验算组合梁的剪应力时， 应考虑它在施工和使用两个受力阶段 （不同工况） 的不同

工作截面和受力特点。
2） 在楼板混凝土未达到设计强度之前， 施工阶段的全部静、 活荷载均由组合梁中的钢

梁单独承担， 此时的剪应力按组合梁中的钢梁截面计算确定； 当楼板混凝土达到其设计强度

之后， 后加的使用阶段荷载由整个组合梁来承担， 此时的剪应力按组合梁截面计算确定。 其

实际剪应力 （总剪应力） 等于前述两个受力阶段所产生的剪应力之和， 如图 11-33 所示。

图 11-33　 组合梁的剪应力图形

a） 组合梁截面　 b） 施工阶段的剪应力　 c） 使用阶段的剪应力　 d） 总剪应力

（2） 计算公式

1） 第一受力阶段 （施工阶段）。 在施工阶段的荷载作用下， 钢梁单独承重时的剪应力

τ1 （图 11-33b） 按下式计算

τ1 =
V1S1

Is tw
（11-52）

式中　 V1———施工阶段的可变与永久荷载在钢梁上产生的剪力设计值；
S1———剪应力验算截面以上的钢梁截面面积对钢梁形心轴 s—s 的面积矩；

Is、 tw———钢梁的毛截面惯性矩和腹板厚度。
2） 第二受力阶段 （使用阶段）。 组合梁在使用阶段增加的荷载作用下， 整个组合梁共

同承重时钢梁的剪应力 τ2 （图 11-33c） 按下式计算

τ2 =
V2S2

I0 tw
（11-53）

式中　 V2———使用阶段的总荷载 （可变与永久荷载之和） 减去施工阶段的总荷载对组合梁

产生的剪力设计值；
S2———剪应力验算截面以上的组合梁换算截面面积对组合梁换算截面形心轴 O—O 的

面积矩；
I0———组合梁的换算截面惯性矩。

3） 剪应力验算公式

① 当组合梁的截面中和轴 O—O 位于钢梁截面内时， 其总剪应力 τ 等于 τ1与 τ2之和

（图 11-33d）， 所以其剪应力验算公式为
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τ=τ1+τ2≤fv （11-54）
式中　 fv———钢材抗剪强度设计值。

② 当组合梁的截面中和轴 O—O 位于混凝土翼板或板托内时， 其总剪应力 τ 的验算截

面， 取钢梁腹板与上翼缘的交接面， 此时其总剪应力 τ 达到最大值。
2. 塑性方法

采用塑性设计法计算组合梁的承载力时， 对于受正弯矩的组合梁截面， 可不计入弯矩与

剪力的相互影响， 即分别验算抗弯承载力和抗剪承载力。
按塑性设计进行抗剪承载力验算时， 组合梁截面的全部剪力假定仅由钢梁的腹板承受，

其抗剪承载力应按下式计算

V≤hw tw fv （11-55）
式中　 hw、 tw———组合梁内钢梁腹板的高度和厚度；

fv———塑性设计时钢梁钢材的抗剪强度设计值。
11. 3. 4. 5　 组合梁的主应力验算

对于连续梁的中间支座处或其他截面， 同时受到很大的剪力和弯矩作用时， 其钢梁的腹

板边缘处将同时产生很大的剪应力和很大的法向应力， 此时必须验算主压应力和主剪应力是

否超过允许值。
验算组合梁的截面主应力时， 其截面的剪应力和法向应力 （图 11-34） 应按弹性理论

计算。

图 11-34　 组合梁的剪应力和法向应力

a） 组合梁截面　 b） 剪应力　 c） 法向应力

组合梁的钢梁截面腹板边缘的主压应力 σmax和主剪应力 τmax可按下式验算

σmax =
σ
2
+ σ

2
〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+τ2 ≤f （11-56）

τmax =
σ
2

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+τ2 ≤f （11-57）

式中　 σ、 τ———钢梁腹板边缘的法向压应力和剪应力。
11. 3. 4. 6　 组合梁的稳定验算

1. 整体稳定

在使用阶段， 由于混凝土楼板与以压型钢板为底模的混凝土楼板的刚度均较大， 可对组

合梁中正弯矩区段的受压翼缘起到有效的侧向支承的作用， 因此可不计算其整体稳定； 但对
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连续组合梁在较大可变荷载不利分布的作用下， 某一跨度的全跨产生负弯矩， 此时组合梁中

的钢梁下翼缘受压， 若该跨的钢梁受压翼缘的侧向自由长度与其宽度之比超过表 11-7 所规

定的最大值， 则需验算该跨钢梁的整体稳定， 其验算方法可参见第 10. 1 节对纯钢梁整体稳

定验算的方法进行。
2. 局部稳定

对于按弹性方法设计的组合梁， 其钢梁受压板件的局部稳定应满足 《钢结构设计标

准》 中的规定要求， 主要是负弯矩区段的钢梁下翼缘需满足表 11-8 中的板件宽厚比要求；
对于按塑性方法设计的组合梁， 其钢梁受压板件的局部稳定应满足表 11-6 中板件宽厚比

的要求。
表 11-8　 钢梁弹性设计时的受压翼缘宽厚比限值

项次 截面形式 宽厚比限值 符号说明

1
　 组合工字形截面

　
b
t
≤13

235
fy

　 b———翼缘板自由外伸宽度

2
　 组合箱形截面

　
b0
t
≤40

235
fy

　 b0———箱形梁截面受压翼缘板在两腹板

之间宽度，当箱形梁受压翼缘有纵向加劲

肋时，则为腹板与纵向加劲肋之间翼缘板

的宽度

11. 3. 4. 7　 组合梁的抗剪连接件设计

1. 组合梁抗剪连接件的设计方法及基本思路

组合梁抗剪连接件的设计方法原则上应与组合梁截面的设计方法相对应， 即当组合梁截

面设计采用弹性方法时， 其抗剪连接件的设计应采用弹性方法； 当组合梁截面设计采用塑性

方法时， 其抗剪连接件的设计应采用塑性方法。 因此组合梁截面设计的基本假定完全适用于

其抗剪连接件设计的相应方法。
组合梁是依靠抗剪连接件来保证其共同工作的。 抗剪连接件除了传递水平剪力外， 还对

混凝土板提供锚固， 以阻止混凝土板与钢梁之间产生分离。 组合梁抗剪连接件按塑性设计

时， 假定钢梁与混凝土翼板叠合面之间的纵向水平剪力全部由抗剪连接件承担， 即不考虑叠

合面的粘结力。
抗剪连接件按塑性方法设计的基本思路是： 应先求出组合梁上最大弯矩点和邻近零弯矩

点之间的剪跨区段总的纵向水平剪力 Vs， 再根据 Vs值确定该区段内所需的抗剪连接件数量，
然后将抗剪连接件在该区段内按等间距均匀地布置。

2. 纵向水平剪力 Vs

（1） 剪跨区段的划分原则　 根据组合梁的弯矩图， 以支座点、 弯矩绝对值最大点和零

弯矩点为界限， 将其划分为若干个剪跨区段， 如图 11-35 所示。
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图 11-35　 组合梁剪跨区段的划分

（2） 剪跨区段纵向水平剪力的计算　 在每个剪跨区段内， 混凝土翼板与钢梁叠合面上

的纵向水平剪力 Vs， 分别按下列公式计算。
1） 位于正弯矩区的剪跨段 （图 11-35 中的①、 ②、 ⑤、 ⑥剪跨段）， 纵向水平剪力 Vs

取下列两式计算结果中的较小者。
Vs =Af （11-58a）

Vs = bcehc fcd （11-58b）
2） 位于负弯矩区的剪跨段 （图 11-35 中的③、 ④、 ⑦、 ⑧剪跨段）， 纵向水平剪力 Vs 为

Vs =Ast fst （11-59）
3. 抗剪连接件的数量

对于完全抗剪连接组合梁， 每个剪跨区段内所需配置的抗剪连接件的总数 nf， 可按下

式计算：
正弯矩区段 nf =Vs / Nc

v （11-60）
负弯矩区段 nf =Vs / （ηNc

v） （11-61）
式中　 Vs———每个剪跨区内， 混凝土翼板与钢梁叠合面上的纵向水平剪力设计值；

Nc
v———每个抗剪连接件的抗剪承载力设计值；
η———抗剪连接件的抗剪承载力降低系数， 位于连续梁中间支座的负弯矩区段， 取

η= 0. 9； 位于悬臂梁的负弯矩区段， 取 η= 0. 8。
对于部分抗剪连接组合梁， 每个剪跨区段内实际配置的抗剪连接件数不得少于 nf

的 50%。

　 图 11-36　 集中荷载作用下抗剪连接件的布置

4. 抗剪连接件的布置

根据式 （11-60） 和式 （11-61） 算得的

抗剪连接件， 可在对应的剪跨区段内均匀布

置。 当剪跨区内有较大集中荷载作用时， 可

将连接件总数 nf按各剪力区段的剪力图面积

分配， 然后各自均匀布置 （图 11-36）。 各剪

力区段的抗剪连接件数按下式计算

n1 =
A1

A1+A2
nf，　 n2 =

A2

A1+A2
nf （11-62）

5. 抗剪连接件的抗剪承载力设计值

由于抗剪连接件的抗剪承载力取决于

连接件及其周围的混凝土强度， 因此其抗
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剪承载力设计值的计算由连接件及其周围混凝土的承载力两方面控制。
（1） 圆柱头栓钉连接件 　 一颗圆柱头栓钉连接件的抗剪承载力设计值 Nc

v， 应按下式

计算

Nc
v = 0. 43βvAst Ec fc （11-63a）

且 Nc
v≤0. 7Astγfs （11-63b）

式中　 Ast———圆柱头栓钉钉杆的截面面积；
fs———圆柱头栓钉钢材的抗拉强度设计值；

Ec、 fc———混凝土的弹性模量与轴心抗压强度设计值；
γ———圆柱头栓钉钢材的抗拉强度最小值与屈服强度之比， 当栓钉材料性能等级为

4. 6 级时， 取 fs = 215N / mm2， γ= 1. 67；
βv———压型钢板影响栓钉承载力的折减系数， 可根据压型钢板的肋与钢梁平行或垂

直的不同情况， 分别按式 （11-64） 或式 （11-65） 计算确定； 对于普通钢筋

混凝土楼板， 取 βv = 1. 0。
当 βv = 1. 0 时， 圆柱头栓钉连接件的抗剪承载力设计值 Nc

v 可查表 11-9。
表 11-9　 βv =1. 0 时的圆柱头栓钉的抗剪承载力设计值 N c

v

栓钉

直径

/ mm

钉杆截面面积

Ast / mm2
混凝土

强度等级

一个圆柱头栓钉

抗剪承载力设计值 / kN
在下列间距（mm）沿梁长每米的单排圆柱头栓钉的

抗剪承载力设计值 / kN
0. 7γAst fs 0. 4Ast Ec fc 150 175 200 250 300 350 400 450 500 600

13 132. 7
C20
C30
C40

31. 0
28. 8
38. 3
45. 4

133 114 100 80 67 57 50 44 40 33

16 201. 1
C20
C30
C40

47. 2
43. 7
58. 0
68. 8

202 173 151 121 101 87 76 67 61 50

19 283. 5
C20
C30
C40

66. 3
61. 6
81. 8
97. 0

284 244 213 171 142 122 107 95 85 71

22 380. 1
C20
C30
C40

88. 9
82. 5
109. 6
130. 1

381 327 286 229 191 163 143 127 114 95

折减系数 βv应按下式计算：
1） 压型钢板的肋与钢梁平行时 （图 11-37a）

βv = 0. 6
bw
hp

hs-hp

hp

〓

〓
〓

〓

〓
〓 ≤1 （11-64）

2） 压型钢板的助与钢梁垂直时 （图 11-37b）

βv =
0. 85
n0

·
bw
hp

hs-hp

hp

〓

〓
〓

〓

〓
〓 ≤1 （11-65）

式中　 bw———混凝土凸肋 （压型钢板波槽） 的平均宽度 （图 11-37c）， 当肋的上部宽度小于

下部宽度时， 改取上部宽度 （图 11-37d）；
hp———压型钢板的高度；
hs———栓钉焊接后的高度， 但不应大于 hp+75mm；
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n0———组合梁某截面上一个板肋中配置的栓钉总数， 当栓钉数大于 3 个时， 应仍取 3
个计算。

图 11-37　 用压型钢板-混凝土组合板作翼缘的组合梁

a） 板肋平行于钢梁　 b） 板肋垂直于钢梁　 c） 开口式压型钢板　 d） 闭口式压型钢板

（2） 槽钢连接件　 一根槽钢连接件的抗剪承载力设计值 Nc
v， 可按下式计算， 也可查表

11-10。

Nc
v = 0. 26（ tf+0. 5tw） lc Ec fc （11-66）

式中　 tf、 tw———槽钢连接件的翼缘平均厚度与腹板厚度；
lc———一根槽钢连接件的长度；

Ec、 fc———混凝土的弹性模量与轴心抗压强度设计值。
槽钢连接件通过肢尖、 肢背两条通长角焊缝与钢梁连接， 角焊缝的高度按承受该连接件

的抗剪承载力 Nc
v进行计算。

表 11-10　 槽钢连接件的抗剪承载力设计值 Nv
c

槽钢型号
混凝土

强度等级

一个槽钢的抗剪

承载力设计值 / kN
在下列间距（mm）沿梁每米的槽钢抗剪承载力设计值 / kN

150 175 200 250 300 350 400 450 500 600
C20 130 817 743 650 520 433 371 325 289 260 217

6. 3 C30 173 1151 987 863 691 576 493 432 384 345 288
C40 205 1366 1171 1025 820 683 585 512 455 410 342
C20 138 919 993 689 551 460 393 345 306 276 230

8 C30 183 1221 1046 916 732 610 523 458 407 366 305
C40 217 1449 1242 1087 869 724 621 543 483 435 362
C20 146 976 837 732 586 488 418 366 325 293 244

10 C30 194 1296 1111 972 778 648 556 486 432 389 324
C40 231 1539 1319 1154 923 769 659 577 513 462 385
C20 154 1028 882 771 617 514 441 386 343 309 257

12
12. 6

C30 205 1366 1171 1025 820 683 586 512 455 410 342
C40 243 1621 1389 1216 973 811 695 608 540 486 405

　 　 注： 表中槽钢长度按 100mm 计算。 当槽钢长不为 100mm 时， 其抗剪设计承载力按比例增减。
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（3） 弯筋连接件　 一根弯筋连接件的抗剪承载力设计值Nc
v， 可按下式计算， 也可查表 11-11。

Nc
v =Ast fst （11-67）

式中　 Ast———一根弯筋连接件的截面面积；
fst———钢筋的抗拉强度设计值。

表 11-11　 弯筋连接件的抗剪承载力设计值 Nc
v

直径

/ mm
截面面积

/ mm2

钢筋强度设计值

/ （N / mm2）
一个弯起钢筋的抗剪

承载力设计值 / kN

在下列间距（mm）沿梁长每米的单排弯起钢筋的

抗剪设计值承载力 / kN
150 175 200 250 300 350 400 450 500 600

12 113. 1
210
300

23. 8
33. 9

158
234

136
200

119
175

95
140

79
117

68
100

59
88

53
78

48
70

40
58

14 153. 9
210
300

32. 3
46. 2

215
318

185
273

162
239

129
191

108
159

92
136

81
119

72
106

65
95

54
80

16 201. 1
210
300

42. 2
60. 3

282
416

241
356

211
312

169
249

141
208

121
178

106
156

94
139

84
125

70
104

18 254. 5
210
300

53. 4
76. 4

356
526

305
451

267
395

214
316

178
263

153
225

134
197

119
175

169
158

89
131

20 314. 2
210
300

66. 0
94. 3

440
649

377
557

330
487

264
390

220
325

180
278

165
244

147
216

132
195

110
162

22 380. 1
210
300

79. 8
114. 0

532
786

456
673

399
589

319
471

266
393

228
337

200
295

177
262

160
236

133
196

　 　 注： 表中 210N / mm2 及 300N / mm2 的钢筋强度设计值分别为Ⅰ、 Ⅱ级钢筋强度设计值。

11. 3. 4. 8　 纵向界面的抗剪承载力验算

1. 验算对象

属于下列情况之一者， 需对组合梁的钢梁翼缘与混凝土翼板的纵向界面， 进行抗剪承载

力验算：
1） 组合梁的翼板采用普通的钢筋混凝土。
2） 组合梁的翼板采用以压型钢板为底模的组合板或非组合板， 且压型钢板的板肋平行

于钢梁的纵轴线。
注： 压型钢的板肋与钢梁垂直的组合梁， 可不验算其纵向界面的抗剪承载力。

2. 纵向薄弱界面的确定

为了防止钢筋混凝土翼板有可能在纵向剪力作用下发生剪切破坏， 在进行组合梁的钢梁

翼缘与混凝土翼板的纵向抗剪承载力的计算时， 应分别对下列两种界面进行验算：
1） 钢梁上翼缘两侧的混凝土翼板纵向界面 （图 11-38 界面 a—a）。

图 11-38　 组合梁翼板的纵向抗剪界面

a） 无板托的普通混凝土翼板　 b） 有板托的普通混凝土翼板　 c） 压型钢板的肋平行于钢梁纵轴线的混凝土翼板
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2） 包络连接件的纵向界面 （图 11-38 界面 b—b、 界面 c—c）。
3. 纵向界面水平剪力的确定

在混凝土翼板纵向界面上， 沿梁单位长度的水平剪力， 依其所在位置， 分别按下列公式

计算。
1） 包络连接件的纵向界面 （图 11-38 界面 b—b、 界面 c—c）

V1 =nrNc
v / s （11-68）

2） 混凝土翼板纵向界面 （图 11-38 界面 a—a）， 设计时 V1 应取式 （11-69a） 和式

（11-69b） 中之较大者。

V1 =
nrNc

v

s
·

b1
bce

（11-69a）

或 V1 =
nrNc

v

s
·

b2
bce

（11-69b）

式中　 　 V1———混凝土翼板单位梁长纵向界面水平剪力 （N / mm）；
nr———一个横截面上连接件的个数；
s———抗剪连接件的纵向间距 （mm）；

Nc
v———一个抗剪连接件的抗剪承载力设计值；

b1、 b2、 bce———参见图 11-22、 图 11-23 及式 （11-26）。
4. 纵向界面的抗剪承载力验算

混凝土翼板纵向界面的水平剪力， 应符合下列公式的要求

V1≤k1uξ+0. 7As，tr fst （11-70a）
且 V1≤k2ufc （11-70b）
式中　 ξ———系数， 取 ξ= 1N / mm2；

u———纵向受剪界面的周长 （mm）， 如图 11-38 所示；
fc———混凝土轴心抗压强度设计值 （N / mm2）；
fst———钢筋的抗拉强度设计值；
k1———折减系数， 混凝土翼板用普通混凝土时， 取 0. 9； 采用轻质混凝土时， 取 0. 7；
k2———折减系数， 混凝土翼板用普通混凝土时， 取 0. 19； 用轻质混凝土时， 取 0. 15；

As，tr———单位梁长纵向受剪界面上与界面相交的横向钢筋截面积 （mm2 / mm）， 按下列规

定采用：
界面 a—a （图 11-38）

As，tr =Asb+Ast （11-71）
界面 b—b （图 11-38）

As，tr = 2Asb （11-72）
式中　 Asb、 Ast———组合梁单位长度上， 混凝土翼板底部及顶部钢筋的截面面积。

5. 横向钢筋最小配筋量

组合梁翼板的横向钢筋最小配筋量， 应符合下式要求

As，tr fst
u

≥0. 75（N / mm2） （11-73）
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11. 3. 4. 9　 组合梁的挠度验算

1. 完全抗剪连接组合梁的挠度验算

完全抗剪连接组合梁的挠度计算按结构力学的方法进行， 并应考虑钢梁与混凝土翼板之

间滑移效应对刚度的折减， 即在计算挠度的公式中， 采用折减刚度 B。
完全抗剪连接组合梁的挠度验算， 应视施工阶段钢梁下有、 无临时支撑， 按两种情况分

别进行。
（1） 施工阶段钢梁下无临时支撑时

vc = vs1+vc2≤[v] （11-74）
式中　 vc———完全抗剪连接组合梁的挠度；

vs1———施工阶段组合梁的自重标准值作用下的钢梁挠度；
vc2———使用阶段 （施工阶段后续加的） 各项荷载的标准组合与准永久组合进行计算的

挠度 vsc2和 vsc2，l二者之较大者， 即 vc2 =max （vsc2， vsc2，l）；
[v]———受弯构件的挠度限值， 对于一般的主梁和次梁， 可分别取 l / 400 及 l / 250， l 为

梁的跨度。
（2） 施工阶段钢梁下有临时支撑时

vc = v≤[v] （11-75）
式中　 v———组合梁各项荷载的标准组合与准永久组合进行计算的挠度 vsc和 vsc，l二者之较大

者， 即 v=max （vsc， vsc，l）。
注： 考虑钢梁与混凝土翼板之间滑移效应的折减刚度 B 可按下式计算

B=
EIeq
1+ζ

（11-76）

式中　 E———钢梁的弹性模量；
Ieq———组合梁的换算截面惯性矩， 对于荷载的标准组合和荷载的准永久组合， 分别按

式 （11-34） 和式 （11-38） 计算。
ζ———刚度折减系数。

刚度折减系数按下式计算， 当 ζ≤0 时， 取 ζ= 0。

ζ=η 0. 4- 3
（ jl） 2

〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓 （11-77）

η=
36EdcpA0

nskhl2
（11-78）

j= 0. 81
nskA1

EI0p
（11-79）

A0 =
AefA

αEA+Aef
（11-80）

A1 =
I0+A0d

2
c

A0
（11-81）

I0 = I+
Ief
αE

（11-82）
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式中　 Aef———混凝土翼板截面面积， 对以压型钢板为底模的组合板翼缘， 取其较弱截面的

面积， 且不考虑压型钢板；
A、 I———钢梁的截面面积和惯性矩；
Ief———混凝土翼板截面惯性矩， 对以压型钢板为底模的组合板翼缘， 取其较弱截面

的惯性矩， 且不考虑压型钢板；
dc———钢梁截面形心到混凝土翼板截面 （对以压型钢板为底模的组合板翼缘， 取其

较弱截面的面积） 形心的距离；
h、 l———组合梁截面高度和跨度 （mm）；

k———抗剪连接件的刚度系数， k=Nc
v （N / mm）；

p———抗剪连接件的纵向平均间距 （mm）；
ns———抗剪连接件在一根梁上的列数；
αE———钢材与混凝土弹性模量的比值。

当按荷载效应的准永久组合进行计算时， 式 （11-80） 和式 （11-82） 中的 αE应以 2αE

替换。
2. 部分抗剪连接组合梁的挠度验算

根据 《高钢规程》 [2]的规定， 部分抗剪连接组合梁的挠度 v1， 可按下式计算：

v1 = vc+0. 5（v-vc）（1-n1 / nf）≤[v] （11-83）
式中　 vc———完全抗剪连接组合梁的挠度；

v———全部荷载由钢梁承受时的挠度；
nf、 n1———分别为完全抗剪连接组合梁和部分抗剪连接组合梁所配置的抗剪连接件数目。

11. 3. 4. 10　 组合梁的裂缝宽度验算

连续组合梁负弯矩区段的最大裂缝宽度 wcra （mm） 限值： 处于正常环境时为 0. 3mm；
处于室内高湿度环境或露天时为 0. 2mm。

计算连续组合梁负弯矩区段内混凝土翼板的最大裂缝宽度时， 应取荷载的短期效应

组合。
连续组合梁的负弯矩区段， 其混凝土翼板的受力状态近似于轴心受拉钢筋混凝土杆件。

所以， 其最大裂缝宽度 wcra （mm）， 可按下列公式计算

wcra = 2. 7ψ
σs

Est
2. 7c+0. 1 d

ρce
〓

〓
〓

〓

〓
〓 v （11-84）

ψ= 1. 1-
0. 65ftk
ρceσs

（11-85）

σs =Mkys / I （11-86）
式中　 v———纵向受拉钢筋表面特征系数， 变形钢筋宜取 0. 7， 光面钢筋宜取 1. 0；

ψ———裂缝间纵向受拉钢筋应变不均匀系数， 当 ψ<0. 3 时， 宜取 ψ = 0. 3； 当 ψ>1. 0
时， 宜取 ψ= 1. 0；

d、 c———纵向钢筋直径和混凝土保护层厚度， 均以 mm 计； 当 c< 20mm 时， 宜取 c =
20mm； c>50mm 时， 宜取 c= 50mm；
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ρce———按有效受拉混凝土面积计算的纵向受拉钢筋配筋率， 当 ρce≤0. 008 时， 宜取

ρce = 0. 008；
ftk———混凝土轴心抗拉强度标准值；
σs———荷载标准值短期效应作用下， 负弯矩区段混凝土翼板内的纵向钢筋应力；
Mk———按荷载短期效应组合计算的负弯矩标准值；
I———由钢梁与混凝土翼板有效宽度内的纵向钢筋共同形成的钢质截面 （钢梁与钢筋

组合钢截面） 惯性矩， 即不计入混凝土翼板有效宽度内的受拉混凝土截面；
ys———钢筋截面重心至钢梁与钢筋组合钢截面中和轴的距离 （图 11-39）。

图 11-39　 连续负弯矩区段的计算简图

a） 组合梁截面　 b） 截面应力

11. 3. 5　 组合梁的构造要求

11. 3. 5. 1　 组合梁截面尺寸的规定

1） 组合梁的高跨比不宜小于 1 / 15， 即 h / l≥1 / 15。
2） 为使钢梁的抗剪强度与组合梁的抗弯强度协调， 钢梁截面高度 hs不宜小于组合梁截

面高度 h 的 1 / 2. 5， 即 hs≥h / 2. 5。
11. 3. 5. 2　 混凝土楼板

1. 板厚

1） 当楼板采用以压型钢板为底模的组合板时， 组合板的总厚度不应小于 90mm； 其压

型钢板顶面以上的混凝土厚度不应小于 50mm。
2） 当楼板采用普通钢筋混凝土板时， 其混凝土板的厚度不应小于 100mm， 一般采用

100mm、 120mm、 140mm、 160mm。
2. 板托尺寸

当楼板采用以压型钢板为底模的组合板时， 其组合梁一般不设板托； 当楼板采用普通钢

筋混凝土板时， 为了提高组合梁的承载力及节约钢材， 可采用混凝土板托 （图 11-40）， 其

尺寸应符合下列要求：
1） 板托的高度 ht不应大于钢筋混凝土楼板厚度 hc的 1. 5 倍， 即 ht≤1. 5hc。
2） 板托的顶面宽度 bt： 对于上、 下等宽的工字形钢梁， 其 bt不宜小于板托高度 ht的

1. 5 倍 （图 11-40a）； 对于上窄、 下宽的工字形钢梁， 其 bt不宜小于钢梁上翼缘宽度 bf与板

托高度 ht的 1. 5 倍之和， 即 bt≥bf+1. 5ht （图 11-40b）。
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图 11-40　 组合梁的混凝土板托

a） 矩形板托　 b） 梯形板托

3） 楼板边缘的组合梁 （图 11-41）， 无板托时， 混凝土翼板边缘至钢梁上翼缘边和至钢

梁中心线的距离应分别不小于 50mm 和 150mm （图 11-41a）； 有板托时， 外伸长度不宜小于

ht （图 11-41b）。

图 11-41　 边梁混凝土翼板的最小外伸长度

a） 无板托　 b） 有板托

3. 配筋

1） 在连续组合梁的中间支座负弯矩区段， 混凝土翼板内的上部纵向钢筋， 应伸过梁的

反弯点， 并应留出足够的锚固长度和弯钩。
2） 支承于组合梁上的混凝土翼板， 其下部纵向钢筋在中间支座处应连续配置， 不得中

断 （图 11-42）， 钢筋长度不够时， 可在其他部位搭接。
11. 3. 5. 3　 钢梁

1） 跨度小、 受荷小时， 主、 次钢梁均可采用热轧 H 型钢或工字型钢； 跨度大、 受荷大

时， 次梁可采用热轧 H 型钢， 主梁宜采用上窄、 下宽的单轴对称焊接工字形截面 （图 11-43）；
对于组合边梁， 其钢梁截面宜采用槽钢形式。

2） 钢梁截面高度 hs不宜小于组合梁截面高度 h 的 1 / 2. 5， 即 hs≥h / 2. 5。
3） 为了确保组合梁腹板的局部稳定， 应视其腹板高厚比的大小， 设置必要的腹板横向

加劲肋， 其形式如图 11-43。
4） 钢梁顶面不得涂刷油漆。
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图 11-42　 混凝土翼板的下部纵向钢筋 图 11-43　 组合梁的横向加劲肋

5） 在浇注或安装混凝土翼板以前， 应消除钢梁顶面的铁锈、 焊渣、 冰层、 积雪、 泥土

和其他杂物。
6） 主、 次钢梁的连接构造与纯钢结构相似， 可参考第 10 章的相应章节。

11. 3. 5. 4　 抗剪连接件

为了保证组合梁中的钢梁与混凝土楼板二者的共同工作， 应沿梁的全长每隔一定距离在

钢梁顶面设置连接件， 以承受钢梁与混凝土楼板二者叠合面之间的纵向剪力， 限制二者之间

的相对滑移。
组合梁中常用的抗剪连接件有带头栓钉、 槽钢、 弯起钢筋三种类型， 如图 11-21 所示。

当采用以压型钢板为底模的混凝土组合楼板时， 一般均采用圆柱头栓钉连接件。
1. 圆柱头栓钉连接件

1） 当栓钉的位置不正对钢梁腹板时， 如栓钉焊于钢梁受拉翼缘， 其直径不得大于翼缘

板厚度的 1. 5 倍； 如栓钉焊于无拉应力的翼缘， 其直径不得大于翼缘板厚度的 2. 5 倍。
2） 当采用以压型钢板为底模的混凝土翼板时， 栓钉须穿透压型钢板焊接于钢梁， 其直

径不宜大于 19mm。
3） 圆柱头栓钉的钉头直径和长度， 应分别不小于其钉杆直径 d 的 1. 5 倍和 4 倍。
4） 圆柱头栓钉的最小间距为 6d （顺梁轴线方向） 和 4d （垂直于梁轴线方向）， 边距不

得小于 35mm。
5） 圆柱头栓钉的最大间距为混凝土翼板厚度的 4 倍， 且不大于 400mm。
6） 圆柱头栓钉的钉头底面， 宜高出混凝土翼板的底部钢筋顶面 30mm 以上； 当采用以

压型钢板为底模的混凝土组合翼板时， 焊后的栓钉高度应高出压型钢板波高 30mm 以上。
7） 圆柱头栓钉的外侧边缘与钢梁上翼缘边缘的距离不应小于 20mm。
8） 圆柱头栓钉的外侧边缘与混凝土翼板边缘的距离不应小于 100mm。
9） 圆柱头栓钉的外侧边缘与混凝土板托边缘的距离不应小于 40mm。
10） 圆柱头栓钉顶面的混凝土保护层厚度不应小于 15mm。
2. 槽钢连接件

1） 槽钢连接件一般采用 Q235 钢轧制的 8、 10、 12、 12. 6 等小型槽钢。
2） 槽钢连接件的开口方向应与板、 梁叠合面的纵向剪力方向一致 （图 11-44）。
3） 槽钢连接件沿梁轴线方向的最大间距为混凝土翼板厚度的 4 倍， 且不大于 400mm。
4） 槽钢连接件上翼缘的下表面， 宜高出混凝土翼板的底部钢筋顶面 30mm 以上。
5） 槽钢连接件的端头与钢梁上翼缘边缘的距离不应小于 20mm。



　 现代高层钢结构分析与设计　320　　

6） 槽钢连接件的端头与混凝土翼板边缘的距离不应小于 100mm。
7） 槽钢连接件的端头与混凝土板托上口边缘的距离不应小于 40mm。
8） 槽钢连接件顶面的混凝土保护层厚度不应小于 15mm。

图 11-44　 组合梁中的槽钢连接件

a） 纵剖面　 b） 横剖面 （无板托）　 c） 横剖面 （有板托）

3. 弯起钢筋连接件

1） 弯起钢筋宜采用直径 d 不小于 12mm 的 HRB 级钢筋， 并应成对对称布置， 其弯起角

一般为 45°， 弯折方向应与混凝土翼板对钢梁的水平剪力方向相一致 （图 11-45）。

图 11-45　 组合梁中的弯起钢筋连接件

a） 纵剖面　 b） 横剖面

2） 在梁的跨中可能产生纵向水平剪应力变号处， 应在两个方向均设置弯起钢筋 （U 形

钢筋）。
3） 每根弯起钢筋从弯起点算起的总长度不应小于 25d （HRB 级钢筋应另加弯钩）， 其

中水平段长度不应小于 10d。
4） 弯起钢筋连接件沿梁轴线方向的间距 S 不应小于混凝土翼板厚度 （有板托时， 包括

板托， 见图 11-45） 的 0. 7 倍， 且不大于 2 倍翼板厚度及 400mm， 即 0. 7h′≤ S≤2h′，
且S≤400mm。

5） 弯起钢筋与钢梁连接的双侧焊缝长度不应小于 4d （ HRB300 级钢筋） 或 5d
（HRB400 级钢筋）。
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6） 弯起钢筋连接件的外侧边缘与钢梁上翼缘边缘的距离不应小于 20mm。
7） 弯起钢筋连接件的外侧边缘与混凝土翼板边缘的距离不应小于 100mm。
8） 弯起钢筋连接件的外侧边缘与混凝土板托上口边缘的距离不应小于 40mm。
9） 弯起钢筋连接件顶面的混凝土保护层厚度不应小于 15mm。

11. 3. 5. 5　 梁端锚固件

在组合梁的端部， 应在钢梁的顶面焊接梁端锚固件， 以抵抗组合梁中的梁端 “掀起力”
及因混凝土干缩所引起的应力。

梁端锚固件一般采用热轧工字钢或在工字钢上加焊水平锚筋 （图 11-46）； 对小型梁，
也可用设在梁端的抗剪连接件兼顾， 即梁端设置抗剪连接件后， 可不另设梁端锚固件。

图 11-46　 组合梁中的梁端锚固件
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第 12 章　 节 点 设 计

构件的连接节点是保证多、 高层钢结构安全可靠的关键部位， 对结构的受力性能有着重

要的影响。 节点设计的是否合理， 不仅会影响结构承载力的可靠性和安全性， 而且会影响构

件的加工制作与工地安装的质量， 并直接影响结构的造价。 因此， 节点设计是整个设计工作

中的一个重要环节， 必须予以足够的重视[1] 。
多高层房屋钢结构中， 其主要节点包括： 梁与柱、 梁与梁、 柱与柱、 支撑与梁柱以及柱

脚的连接节点 （图 12-1）。

图 12-1　 多、 高层钢结构连接节点图示

a） 梁柱均为 H 形或工字形截面　 b） 梁为 H 形或工字形截面， 柱为箱形截面

12. 1　 概述

12. 1. 1　 节点设计原则

1） 高层民用建筑钢结构的连接， 非抗震设计的结构应按 《钢结构设计标准》 的有关规

定执行。 抗震设计时， 构件按多遇地震作用下内力组合设计值选择截面； 连接设计应符合构
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造措施要求， 按弹塑性受力设计， 连接的极限承载力应大于构件的全塑性承载力。
2） 对于要求抗震设防的结构， 当风荷载起控制作用时， 仍应满足抗震设防的构造

要求。
3） 按抗震设计的钢结构框架， 在强震作用下塑性区一般将出现在距梁端 （柱贯通型梁-柱

节点） 或柱端 （梁贯通型梁-柱节点） 算起的 1 / 10 跨长或 2 倍截面高度范围内。 为考虑构件进

入全塑性状态仍能正常工作， 节点设计应保证构件直至发生充分变形时节点不致破坏， 应验算

下列各项：
① 节点连接的最大承载力。
② 构件塑性区的板件宽厚比。
③ 受弯构件塑性区侧向支承点间的距离。
④ 梁-柱节点域中柱腹板的宽厚比和抗剪承载力。
4） 构件节点、 杆件接头和板件拼装， 依其受力条件， 可采用全熔透焊缝或部分熔透焊

缝。 当遇下列情况之一时， 应采用全熔透焊缝：
① 要求与母材等强的焊接连接。
② 框架节点塑性区段的焊接连接。
5） 为了焊透和焊满， 焊接时均应设置焊接垫板和引弧板。
6） 多高层房屋钢结构承重构件或承力构件 （支撑） 的连接采用高强度螺栓时， 应采用

摩擦型连接， 以避免在使用荷载下发生滑移， 增大节点的变形。
7） 高强度螺栓连接的最大抗剪承载力， 应按下式计算

Nb
v = 0. 58nvAb

e fbu （12-1）
式中　 Nb

v———一个高强度螺栓的最大抗剪承载力；
nv———连接部位一个螺栓的受剪面数目；
Ab
e———螺栓螺纹处的有效截面面积；
fbu———螺栓钢材的极限抗拉强度最小值。

8） 在节点设计中， 节点的构造应避免采用约束度大和易使板件产生层状撕裂的连接

形式。
9） 钢框架抗侧力构件的梁与柱连接应符合下列基本要求：
① 梁与 H 形柱 （绕强轴） 刚性连接以及梁与箱形柱或圆管柱刚性连接时， 弯矩由梁翼

缘和腹板受弯区的连接承受， 剪力由腹板受剪区的连接承受。
② 梁与柱的连接宜采用翼缘焊接和腹板高强度螺栓连接的形式。 一、 二级时梁与柱

宜采用加强型连接或骨式连接。 非抗震设计和三、 四级时， 梁与柱的连接可采用全焊接

连接。
③ 梁腹板用高强度螺栓连接时， 应先确定腹板受弯区的高度， 并对设置于连接板上的

螺栓进行合理布置， 再分别计算腹板连接的抗弯承载力和抗剪承载力。

12. 1. 2　 连接方式

多、 高层钢结构的节点连接， 根据连接方法可采用全焊连接 （通常翼缘坡口采用全熔

透焊缝， 腹板采用角焊缝连接）、 栓焊混合连接 （翼缘坡口采用全熔透焊缝， 腹板则采用高

强度螺栓连接） 和全栓连接 （翼缘、 腹板全部采用高强度螺栓连接）， 如图 12-2 所示。
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图 12-2　 节点连接方式

a） 全焊连接　 b） 栓焊混合连接　 c） 全栓连接

全焊连接： 传力充分， 不会滑移。 良好的焊接构造与焊接质量， 可以为结构提供足够的

延性。 缺点是焊接部位常留有一定的残余应力。
栓焊混合连接： 先用螺栓安装定位， 然后翼缘施焊， 操作方便， 应用比较普遍。 试验表

明， 此类连接的滞回曲线与全焊连接情况相近， 但翼缘焊接将使螺栓预拉力平均降低 10%
左右。 因此， 连接腹板的高强度螺栓实际预拉应力要留一定富裕。

全栓连接： 全部高强度螺栓连接， 施工便捷， 符合工业化生产模式。 但接头尺寸较大，
钢板用量稍多， 费用较高。 强震时， 接头可能产生滑移。

在我国的多、 高层钢结构工程实践中， 柱的工地接头多采用全焊连接； 梁的工地接头以

及支撑斜杆的工地接头和节点， 多采用全栓连接； 梁与柱的连接多采用栓焊混合连接。

12. 1. 3　 安装单元的划分与接头位置

钢框架安装单元的划分， 应根据构件质量、 运输以及起吊设备等条件确定。
1） 当框架的梁-柱节点采用 “柱贯通型” 节点形式 （图 12-2、 图 12-3a） 时， 柱的安装

单元一般采用三层一根； 梁的安装单元通常为每跨一根。
2） 柱的工地接头一般设于主梁顶面以上 1. 0～1. 3m 处， 以便安装。
3） 当采用带悬臂梁段的柱单元 （树状型柱单元） 时， 悬臂梁段可预先在工厂焊于柱的

安装单元上， 悬臂梁段的长度 （即接头位置） 应根据内力较小并能满足设置支撑的需要和

运输方便等条件确定。 距柱轴线算起的悬臂梁段长度一般取 0. 9～1. 6m。
4） 框架筒结构采用带悬臂梁段的柱安装单元时， 梁的接头可设置在跨中。

12. 2　 梁-柱节点设计

12. 2. 1　 梁-柱节点类型

根据梁、 柱的相对位置， 可分为柱贯通型和梁贯通型两种类型， 如图 12-3 所示。
一般情况下， 为简化构造和方便施工， 框架的梁-柱节点宜采用柱贯通型 （图 12-3a）；

当主梁采用箱形截面时， 梁-柱节点宜采用梁贯通型 （图 12-3b）。
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图 12-3　 梁-柱节点类型

a） 柱贯通型　 b） 梁贯通型

根据约束刚度可分为刚性连接 （刚性节点）、 柔性连接 （铰接节点） 和半刚性连接 （半
刚性节点） 三大类型。

刚性连接： 连接受力时， 梁-柱轴线之间的夹角保持不变。 实际使用中只要连接对转动

约束能达到理想刚接的 90%以上， 即可认为是刚接。 工程中的全焊连接、 栓焊混合连接以

及借助 T 形铸钢件的全栓连接属此范畴 （图 12-2）。
柔性连接 （铰接）： 连接受力时， 梁-柱轴线之间的夹角可任意改变 （无任何约束）。 实

际使用中只要梁-柱轴线之间夹角的改变量达到理想铰接转角的 80%以上 （即转动约束不超

过 20%）， 即可视为柔性连接。 工程中的仅在梁腹板使用角钢或钢板通过螺栓与柱进行的连

接属此范畴 （图 12-29）。
半刚性连接： 介于以上两者之间的连接， 它的承载能力和变形能力同时对框架的承载力

和变形都会产生极为显著的影响。 工程中的借助端板或者借助在梁上、 下翼缘布置角钢的全

栓连接等形式属此范畴 （图 12-24、 图 12-25）。

12. 2. 2　 梁-柱刚性节点

12. 2. 2. 1　 刚性节点的构造要求

框架梁与柱的刚性连接宜采用柱贯通型， 可视受力和安装形式， 采用图 12-4 所示的连

接方式。
1. 基本要求

1） 柱在两个互相垂直的方向都与梁刚性连接时， 宜采用箱形截面； 当仅在一个方向与

梁刚性连接时， 宜采用 H 形截面， 并将柱腹板置于刚接框架平面内。
2） 箱形截面柱或 H 形截面柱 （强轴方向） 与梁刚性连接时， 应符合下列要求：
① 当采用全焊连接、 栓焊混合连接方式时， 梁翼缘与柱翼缘间， 应采用坡口全熔透焊

缝连接， 如图 12-4 a 、 b 、 d 所示。
② 当采用栓焊混合连接方式时， 梁腹板宜采用高强度螺栓与柱 （借助连接板） 进行摩

擦型连接， 如图 12-4d 所示。
3） 对于焊接 H 形截面柱和箱形截面柱， 当框架梁与柱刚性连接时， 在梁上翼缘以上和

下翼缘以下各 500mm 节点范围内的 H 形截面柱翼缘与腹板间的焊缝或箱形截面柱壁板间的

拼装焊缝， 应采用坡口全熔透焊缝连接， 如图 12-5 所示。
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图 12-4　 梁与柱的刚性连接方式

a） 全焊连接 （工厂） 　 b） 全焊连接 （工地） 　 c） 借助 T 形铸钢件的全栓连接　 d） 栓焊混合连接

图 12-5　 梁-柱节点区段内箱型柱的壁板拼装焊缝

a） 等截面柱　 b） 变截面柱

4） 框架梁轴线垂直于柱翼缘的刚性连接节点 （图 12-6）， 应符合下列要求：
① 当框架梁垂直于 H 形截面柱翼缘， 且梁与柱直接相连时， 常采用栓焊混合连接。 对

于非地震区的钢框架， 腹板的连接可采用单片连接板和单列高强度螺栓 （图 12-6 中的剖面

1—1）； 对于抗震设防钢框架， 腹板宜采用双片连接板和不少于两列高强度螺栓连接 （图
12-6 中的剖面 2—2）。

② 当框架梁与箱形截面柱进行栓焊混合连接时， 在与框架梁翼缘相应的箱形截面柱中，
应设置贯通式水平隔板， 其构造如图 12-6b 所示。
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③ 框架梁采用悬臂梁段与柱刚性连接时， 悬臂梁段与柱之间应采用全焊连接， 并应预

先在工厂完成； 其悬臂梁段与跨中梁段的现场拼接， 可采用全栓连接或栓焊混合连接。
④ 工字形柱的横向水平加劲肋与柱翼缘的连接， 应采用坡口全熔透焊缝， 与柱腹板的

连接可采用角焊缝； 箱形柱中的隔板与柱的连接， 应采用坡口全熔透焊缝 （图 12-6b）。

图 12-6　 框架梁与柱翼缘的刚性连接

a） 梁-柱直接栓焊混合连接　 b） 梁与箱形柱横隔板的连接　 c） 带悬臂梁段的刚性连接

5） 梁轴线垂直于 H 形柱腹板的刚性连接节点 （图 12-7）， 其构造应符合下列要求：
① 应在梁上、 下翼缘的对应位置设置柱的横向水平加劲肋， 且该横向水平加劲肋宜伸

出柱外 100mm （图 12-7a）， 以避免加劲肋在与柱翼缘的连接处因板件宽度的突变而破坏。
② 水平加劲肋与 H 形柱的连接， 应采用全熔透对接焊缝。
③ 在梁高范围内， 与梁腹板对应位置， 在柱的腹板上设置竖向连接板。
④ 梁与柱的现场连接中， 梁翼缘与横向水平加劲肋之间， 采用坡口全熔透对接焊缝连

接； 梁腹板与柱上的竖向连接板相互搭接， 并用高强度螺栓摩擦型连接 （图 12-7a）。
⑤ 当采用悬臂梁段时， 其悬臂梁段的翼缘与腹板， 应全部采用全熔透对接焊缝与柱相

连 （图 12-7b、 c）， 该对接焊缝宜在工厂完成。
⑥ 柱上悬臂梁段与钢梁的现场拼接接头， 可采用高强度螺栓摩擦型连接的全栓连接

（图 12-7b）， 或全焊连接 （图 12-7c）， 或栓焊混合连接 （图 12-7a）。
6） 当梁与柱的连接采用栓焊混合连接的刚性节点时， 其梁翼缘连接的细部构造， 应符

合下列要求：
① 梁翼缘与柱的连接焊缝， 应采用坡口全熔透焊缝， 并按规定设置不小于 6mm 的间隙

和焊接衬板， 且在梁翼缘坡口两侧的端部设置引弧板或引出板 （图 12-8）。 焊接完毕， 宜用

气刨切除引弧板或引出板并打磨， 以消除起、 灭弧缺陷的影响。
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图 12-7　 梁垂直于柱腹板的刚性连接

a） 梁-柱直接栓焊混合连接　 b） 梁与悬臂梁段的全栓连接　 c） 梁与悬臂梁段的全焊连接

图 12-8　 对接焊缝的引弧板和焊接衬板

② 为设置焊接衬板和方便焊接， 应在梁腹板上、 下端头分别作扇形切角， 其上切角半径 r
宜取 35mm， 并在扇形切角端部与梁翼缘连接处， 应以 r= 10～15mm 的圆弧过渡 （图 12-9 详图

A）， 以减小焊接热影响区的叠加效应； 而下切角半径 r 可取 20mm， 如图 12-9 中的详图 B。
③ 对于抗震设防的框架， 梁的下翼缘焊接衬板的底面与柱翼缘相接处， 宜沿衬板全长

用角焊缝补焊封闭。 由于仰焊不便， 焊脚尺寸可取 6mm 。
7） 节点加劲肋的设置

① 当柱两侧的梁高相等时， 在梁上、 下翼缘对应位置的柱中腹板， 应设置横向 （水平）
加劲肋 （H 形截面柱） 或水平加劲隔板 （箱型截面柱）， 且加劲肋或加劲隔板的中心线应与

梁翼缘的中心线对准， 并采用全熔透对接焊缝与柱的翼缘和腹板连接， 如图 12-4、 图 12-5
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图 12-9　 框架梁与柱刚接细部构造

所示； 对于抗震设防的结构， 加劲肋或隔板的厚度不应小于梁翼缘的厚度， 对于非抗震设防

或 6 度设防的结构， 其厚度可适当减小， 但不得小于梁翼缘厚度的一半， 并应符合板件宽厚

比限值。
② 当柱两侧的梁高不相等时， 每个梁翼缘对应位置均应设置柱的水平加劲肋或隔板。

为方便焊接， 加劲肋的间距不应小于 150mm， 且不应小于柱腹板一侧的水平加劲肋的宽度

（图 12-10a）； 因条件限制不能满足此要求时， 应调整梁的端部宽度， 此时可将截面高度较

小的梁腹板高度局部加大， 形成梁腋， 但腋部翼缘的坡度不得大于 1 ∶ 3 （图 12-10b）； 或采

用有坡度的加劲肋 （图 12-10c）。

图 12-10　 柱两侧梁高不等时的水平加劲肋

a） 不等高梁的水平加劲肋设置　 b） 矮梁加腋　 c） 斜加劲肋

图 12-11　 纵、 横梁高不等

时的加劲肋设置

③ 当与柱相连的纵梁和横梁的截面高度不等时， 同样也

应在纵梁和横梁翼缘的对应位置分别设置水平加劲肋 （图
12-11）。

8） 不设加劲肋的条件。 对于非抗震设防框架， 当梁与柱

采用全焊或栓焊混合连接方式所形成的刚性节点， 在梁的受
压翼缘处， 柱的腹板厚度 tw 同时满足下列两个条件时， 可不

设水平加劲肋：

tw≥
Afc fb
lz fc

（12-2）
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tw≥
hc

30
fyc
235

（12-3）

lz = tf+5hy，　 hy = tfc+R （12-4）
在梁的受拉翼缘处， 柱的翼缘板厚度 tc 满足下列条件时， 可不设水平加劲肋：

tc≥0. 4
Aft fb
fc

（12-5）

式中　 Afc、 Aft———梁受压翼缘、 受拉翼缘的截面面积；
tf———梁受压翼缘的厚度；
lz———柱腹板计算高度边缘压力的假想分布长度；
hy———与梁翼缘相连一侧柱翼缘外表面至柱腹板计算高度边缘的距离；
tfc———柱翼缘的厚度；
R———柱翼缘内表面至腹板弧根的距离， 或腹板角焊缝的厚度；
hc———柱腹板的截面高度；
fb———梁钢材的抗拉、 抗压强度设计值；

fyc、 fc———柱钢材的屈服强度和抗拉强度设计值。
9） 水平加劲肋的连接

① 与 H 形截面柱的连接。 当梁轴线垂直于 H 形柱的翼缘平面时， 在梁翼缘对应位置设

置的水平加劲肋与柱翼缘的连接， 抗震设计时， 宜采用坡口全熔透对接焊缝； 非抗震设计

时， 可采用部分熔透焊缝或角焊缝。
当梁轴线垂直于 H 形柱腹板平面时， 水平加劲肋与柱腹板的连接则应采用坡口全熔透

焊缝 （图 12-7）。
② 与箱形截面柱的连接。 对于箱形截面柱， 应在梁翼缘的对应位置的柱内设置水平

（横） 隔板 （图 12-12a）， 其板厚不应小于梁翼缘的厚度； 水平隔板与柱的焊接， 应采用坡

口全熔透对接焊缝。
当箱形柱截面较小时， 为了方便加工， 也可在梁翼缘的对应位置， 沿箱形柱外圈设置水

平加劲环板， 并应采用坡口全熔透对接焊缝直接与梁翼缘焊接 （图 12-12b）。
对无法进行手工焊接的焊缝， 应采用熔化嘴电渣焊 （图 12-13）。 由于这种焊接方法产

生的热量较大， 为了较小焊接变形， 电渣焊缝的位置应对称布置， 并应同时施焊。
2. 改进梁-柱刚性连接抗震性能的构造措施

为避免在地震作用下梁-柱连接处的焊缝发生破坏， 宜采用能使塑性铰自梁端外移的做

法， 其基本措施有两类： 一是翼缘削弱型， 二是梁端加强型。 前者是通过在距梁端一定距离

处， 对梁上、 下翼缘进行切削切口或钻孔或开缝等措施， 以形成薄弱截面 （图 12-14）， 达

到强震时梁的塑性铰外移的目的； 后者则是通过在梁端加焊楔形盖板或者加焊竖向肋板或者

加焊梁腋或者加焊侧板或者局部加宽或加厚梁端翼缘等措施， 以加强节点 （图 12-15）， 达

到强震时梁的塑性铰外移的目的。 下面列出两种抗震性能较好的梁-柱节点：
（1） 削弱型 （骨形式） 节点　 骨形连接节点属于梁翼缘削弱型措施范畴， 其具体做法

是： 在距梁端一定距离 （常取 150mm） 处， 对梁上、 下翼缘的两侧进行弧形切削 （切削面

应刨光， 切削后的翼缘截面面积不宜大于原截面面积的 90%， 并能承受按弹性设计的多遇
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图 12-12　 箱形截面柱与主梁的连接

a） 柱内横隔板　 b） 柱外加劲环板

图 12-13　 箱形截面柱水平隔板的焊接

地震下的组合内力）， 形成薄弱截面 （图 12-14）， 使强震时梁的塑性铰外移。
建议在 8 度Ⅲ、 Ⅳ类场地和 9 度时采用该节点。
（2） 加强型 （梁端盖板式） 节点　 梁端盖板式节点属于梁端加强型措施范畴， 其具体

做法是： 在框架梁端的上、 下翼缘加焊楔形短盖板， 先在工厂采用角焊缝焊于梁的翼缘， 然

后在现场采用坡口全熔透对接焊缝与柱翼缘焊接 （图 12-15）。
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图 12-14　 梁端塑性铰外移的骨形连接

图 12-15　 梁端盖板式节点

楔形短盖板的厚度不宜小于 8mm， 其长度宜取 0. 3hb， 并不小于 150mm， 一般取

150 ～ 180mm。
12. 2. 2. 2　 刚性节点的承载力验算

钢梁与钢柱的刚性连接节点， 一般应进行抗震框架节点承载力验算、 连接焊缝和螺栓的

强度验算、 柱腹板的抗压承载力验算、 柱翼缘的受拉区承载力验算、 梁-柱节点域承载力验

算五项内容。
1. 抗震框架节点承载力验算

（1） “强柱弱梁” 型节点承载力验算　 为使框架在水平地震作用下进入弹塑性阶段工作

时， 避免发生楼层屈服机制， 实现总体屈服机制， 以增大框架的耗能容量， 因此框架柱和梁

应按 “强柱弱梁” 的原则设计。 为此柱端应比梁端有更大的承载力储备。 对于抗震设防的

框架柱在框架的任一节点处， 汇交于该节点的、 位于验算平面内的各柱截面的塑性抵抗矩和

各梁截面的塑性抵抗矩宜满足下式的要求

等截面梁 ∑Wpc（ fyc-N / Ac）≥η∑Wpb fyb （12-6a）
端部翼缘变截面的梁 ∑Wpc（ fyc-N / Ac）≥∑（ηWpb1 fyb+VpbS） （12-6b）

式中　 Wpc、 Wpb———计算平面内交汇于节点的柱和梁的截面塑性抵抗矩；
Wpb1———梁塑性铰所在截面的梁塑性截面模量；

fyc、 fyb———柱和梁钢材的屈服强度；
N———按多遇地震作用组合计算出的柱轴向压力设计值；
Ac———框架柱的截面面积；
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η———强柱系数： 一级取 1. 15， 二级取 1. 10， 三级取 1. 05；
Vpb———梁塑性铰处的剪力；
S———塑性铰至柱面的距离， 塑性铰位置可取梁端部变截面翼缘的最小处。

1） 当符合下列条件之一时， 可不遵循 “强柱弱梁” 的设计原则， 即不需满足式 （12-6）
的要求：

① 所在层的抗剪承载力比上一层的抗剪承载力高出 25%。
② 柱轴压比不超过 0. 4。
③ 柱作为轴心受压构件， 在 2 倍地震力作用下的稳定性仍能得到保证时， 即 N2≤φAc f

（N2 为 2 倍地震作用下的组合轴力设计值， φ 为压杆稳定系数）。
④ 与支撑斜杆相连的节点。
2） 在罕遇地震作用下不可能出现塑性铰的部分， 框架柱和梁当不满足式 （12-6） 的要

求时， 则需控制柱的轴压比。 此时， 框架柱应满足式 （10-40） 的要求。
（2） “强连接、 弱杆件” 型节点承载力验算

1） 节点承载力验算式。 对于抗震设防的多、 高层钢框架结构， 当采用柱贯通型节点

时， 为确保 “强连接、 弱杆件” 耐震设计准则的实现， 其节点连接的极限承载力应满足下

列公式要求

Mu≥ηjMp （12-7）
Vu≥1. 2（2Mp / ln）+VGb，　 且 Vu≥0. 58hw tw fy （12-8）

式中　 Mu———梁上、 下翼缘破口全熔透焊缝的极限抗弯承载力， 按式 （12-9） 计算；
Vu———梁腹板连接的极限抗剪承载力， 按式 （12-10） ～式 （12-12） 计算， 当垂直于

角焊缝受剪时可提高 1. 22 倍；
Mp———梁构件 （梁贯通时为柱） 的全塑性抗弯承载力， 按式 （12-13） ～ 式 （12-17）

计算；
ln———梁的净跨；

hw、 tw———梁腹板的截面高度与厚度；
fy———钢材的屈服强度；

VGb———梁在重力荷载代表值 （9 度时高层建筑尚应包括竖向地震作用标准值） 作用

下， 按简支梁分析的梁端截面剪力设计值；
ηj———连接系数， 可按表 12-1 采用。

表 12-1　 钢结构抗震设计的连接系数

母材牌号
梁-柱连接 支撑连接，构件拼接

焊接 螺栓连接 焊接 螺栓连接
柱脚

Q235 1. 40 1. 45 1. 25 1. 30 埋入式 1. 2
Q345 1. 30 1. 35 1. 20 1. 25 外包式 1. 2

Q345GJ 1. 25 1. 30 1. 15 1. 20 外露式 1. 1

　 　 注： 1. 屈服强度高于 Q345 的钢材， 按 Q345 的规定采用。
2. 屈服强度高于 Q345GJ 的钢材， 按 Q345GJ 的规定采用。
3. 翼缘焊接腹板栓接时， 连接系数分别按表中连接形式取用。

在柱贯通型连接中， 当梁翼缘用全熔透焊缝与柱连接并采用引弧板时， 式 （12-7） 将自

行满足。
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2） 极限承载力计算式

① 对于全焊连接， 其连接焊缝的极限抗弯承载力 Mu 和极限抗剪承载力 Vu， 应按下列

公式计算

Mu =Af（h-tf） fu （12-9）
Vu = 0. 58AW

f fu （12-10）
式中　 tf、 Af———钢梁的一块翼缘板厚度和截面面积；

h———钢梁的截面高度；
AW
f ———钢梁腹板与柱连接角焊缝的有效截面面积；
fu———对接焊缝极限抗拉强度。

② 对于栓焊混合连接， 其梁上、 下翼缘与柱对接焊缝的极限抗弯承载力 Mu 和竖向连接

板与柱面之间的连接角焊缝极限抗剪承载力 Vu， 仍然分别按式 （12-9） 和式 （12-10） 计

算； 但竖向连接板与梁腹板之间的高强度螺栓连接极限抗剪承载力 Vu， 应取下列二式计算

的较小者：
螺栓受剪 Vu = 0. 58nnfAb

e f b
u （12-11）

钢板承压 Vu =nd（∑t） f b
cu （12-12）

式中　 n、 nf———接头一侧的螺栓数目和一个螺栓的受剪面数目；
f b

u、 f b
cu———螺栓钢材的抗拉强度最小值和螺栓连接钢板的极限抗压强度， 取 1. 5fu （ fu

连接钢板的极限抗拉强度最小值）。
3） 全塑性抗弯承载力计算式

对于梁构件全塑性抗弯承载力计算式按下法进行：
当不计轴力时 Mp =Wp·fy （12-13）
当计及轴力时， 式 （12-7） 和式 （12-8） 中的 Mp 应以 Mpc代替， 并应按下列规定计算：
① 对工字形截面 （绕强轴） 和箱形截面

当 N / Ny≤0. 13 时 Mpc =Mp （12-14）
当 N / Ny>0. 13 时 Mpc = 1. 15（1-N / Ny）Mp （12-15）
② 对工字形截面 （绕弱轴）
当 N / Ny≤Awn / An 时

Mpc =Mp （12-16）
当 N / Ny>Awn / An 时

Mpc = 1-
N-Awn fy
Ny-Awn fy

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓Mp （12-17）

式中　 N———构件轴力；
Ny———构件的轴向屈服承载力， Ny =An fy；
An———构件截面的净面积；
Awn———构件腹板截面净面积。
2. 连接焊缝和螺栓的强度验算

工字形梁与工字形柱采用全焊接连接时， 可按简化设计法或精确设计法进行计算。 当主

梁翼缘的抗弯承载力大于主梁整个截面承载力的 70%时， 即 btf（h-tt） >0. 7Wp， 可采用简化
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设计法进行连接承载力设计； 当小于 70%时， 应考虑按精确设计法设计。
（1） 简化设计法　 简化设计法是采用梁的翼缘和腹板分别承担弯矩和剪力的原则， 计

算比较简便， 对高跨比适中或较大的情况是偏于安全的。
1） 当采用全焊接连接时， 梁翼缘与柱翼缘的坡口全熔透对接焊缝的抗拉强度应满足下

式的要求

σ= M
beff tf（h-tf）

≤f wt （12-18）

梁腹板角焊缝的抗剪强度应满足

τ= V
2he lw

≤fwf （12-19）

式中　 M、 V———梁端的弯矩设计值和剪力设计值；
h、 tf———梁的截面高度和翼缘厚度；
beff———对接焊缝的有效长度 （图 12-16）， 柱中未设横向加劲肋或横隔时， 按表

12-2 计算； 当已设横向加劲肋或横隔时， 取等于梁翼缘的宽度；
he、 lw———角焊缝的有效厚度和计算长度；

fwt ———对接焊缝的抗拉强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；
fwf ———角焊缝的抗剪强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75。

图 12-16　 梁-柱翼缘对接焊缝的有效长度

a） 梁与 H 形柱的连接　 b） 梁与箱形柱的连接

2） 当采用栓焊混合连接时， 翼缘焊缝的计算仍用全焊接连接计算式 （12-18）， 梁腹板

高强度螺栓的抗剪强度应满足

Nv =
V
n
≤0. 9[Nb

v] （12-20）

式中　 n———梁腹板上布置的高强度螺栓的数目；
[Nb

v]———一个高强度螺栓抗剪承载力的设计值；
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0. 9———考虑焊接热影响的高强度螺栓预拉力损失系数。
表 12-2　 对接焊缝的有效长度 beff

　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 　 钢号

柱截面形状　 　 　 　 　 　 　 　 　 　
Q235 Q345

H 形柱（图 12-16a） 2twc+7tfc 2twc+5tfc
箱形柱（图 12-16b 2t2+5t1 2t2+4t1

（2） 精确设计法　 当梁翼缘的抗弯承载力小于主梁整个截面全塑性抗弯承载力的 70%
时， 梁端弯矩可按梁翼缘和腹板的刚度比进行分配， 梁端剪力仍全部由梁腹板与柱的连接

承担

Mf =M·
If
I

（12-21）

Mw =M·
Iw
I

（12-22）

式中　 Mf、 Mw———梁翼缘和腹板分担的弯矩；
I———梁全截面的惯性矩；

If、 Iw———梁翼缘和腹板对梁截面形心轴的惯性矩。
梁翼缘对接焊缝的正应力应满足

σ=
Mf

beff tf（h-tf）
≤fwt （12-23）

梁腹板与柱翼缘采用角焊缝连接时， 角焊缝的强度应满足

σf =
3Mw

he l2w
（12-24）

τf =
V

2he lw
（12-25）

σf

βf

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+τ2

f ≤fwf （12-26）

梁腹板与柱翼缘采用高强度螺栓摩擦型连接时， 最外侧螺栓承受的剪力应满足下式要求

Nb
v =

Mwy1
∑y2i

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

+ V
n

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
≤0. 9[Nb

v] （12-27）

式中　 yi———螺栓群中心至每个螺栓的距离；
y1———螺栓群中心至最外侧螺栓的距离。

注： 当工字形柱在弱轴方向与梁连接时， 其计算方法与柱在强轴方向连接相同， 梁端弯

矩通过柱水平加劲板传递， 梁端剪力由与梁腹板连接的高强度螺栓承担。
3. 柱腹板的抗压承载力验算

在梁的上下翼缘与柱连接处， 一般应设置柱的水平加劲肋， 否则由梁翼缘传来的压力或

拉力形成的局部应力有可能造成在受压处柱腹板出现屈服或屈曲破坏， 在受拉处使柱翼缘与

相邻腹板处的焊缝拉开导致柱翼缘的过大弯曲。
当框架柱在节点处未设置水平加劲肋时， 柱腹板的抗压强度应满足下列二式的要求
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F≤ftwc lzc（1. 25-0. 5 σ / f） （12-28）
F≤ftwc lzc （12-29）

式中　 F———梁翼缘的压力；
twc———柱腹板的厚度， 对于箱形截面柱， 应取两块腹板厚度之和；
σ ———柱腹板中的最大轴向应力 （绝对值）；
f———钢材的抗拉、 抗压强度设计值， 抗震设计时， 应除以抗震调整系数 0. 75；

lzc———水平集中力在柱腹板受压区的有效分布长度 （图 12-17、 图 12-18）， 对于全焊

和栓焊混合连接， 取

lzc = tf b+5（ tfc+R） （12-30）
对于全栓连接， 取

lzc = tf b+2td+5（ tfc+R） （12-31）
tfb、 tfc———梁翼缘和柱翼缘的厚度；

td———端板厚度；
R———柱翼缘内表面至腹板圆角根部或角焊缝焊趾的距离。

图 12-17　 全焊或栓焊节点压力分布长度 图 12-18　 全栓节点压力分布长度

当不能满足式 （12-28）、 式 （12-29） 的要求时， 应在梁上、 下翼缘对应位置的柱中设

置横向水平加劲肋 （图 12-2、 图 12-3、 图 12-4）， 加劲肋的总截面积 As 应满足下式

As≥Afb-twcbeff （12-32）
为防止加劲肋屈曲， 其宽厚比应满足

bs
ts
≤9 235

fy
（12-33）

式中　 bs、 ts———加劲肋的宽度和厚度。
4. 柱翼缘的受拉区承载力验算

在梁受拉翼缘传来的拉力作用下， 除非柱翼缘的刚度很大 （翼缘很厚）， 否则柱翼缘受

拉挠曲， 腹板附近应力集中， 焊缝很容易破坏， 因此对于全焊或栓焊混合节点， 当框架柱在

节点处未设置水平加劲肋时， 柱翼缘的厚度 tfc及其抗弯强度应满足下式要求
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tfc≥0. 4 Afb fb / fc （12-34）

F≤6. 25t2fc fc （12-35）
式中　 Afb、 F———梁受拉翼缘的截面面积和所受到的拉力；

fb、 fc———梁、 柱钢材的强度设计值。
对于全栓节点， 其受拉区翼缘和连接端板可按有效宽度为 beff的等效 T 形截面进行计算

（图 12-19）。 受拉区螺栓所受拉力如图 12-20 所示， 其撬力可取为

Q≥F / 20 （12-36）
受拉区翼缘和连接端板的抗弯强度， 可通过控制等效 T 形截面内的截面 1 和截面 2 处的

弯矩 （M1、 M2） 不超过该截面的塑性弯矩 Mp 来保证， 即

M1（M2）≤Mp， Mp =
1
4
beff t

2
f fy （12-37）

其有效宽度 beff应取下列三式中的最小者。
beff =az，beff = 0. 5az+2mc+0. 6n′c ，beff = 4mc+1. 2n′c （12-38）

式中　 tf———柱的受拉翼缘或端板厚度；
fy———钢材的屈服强度；
n′c———取图 12-19 中所标注与 1. 25mc 两者中的较小者。

当框架柱在节点处未设置水平加劲肋时， 柱腹板的抗拉强度可按下式验算

F≤twcbeff f （12-39）
式中　 F———作用于有效宽度为 beff的等效 T 形截面上的拉力；

f———钢材的强度设计值。

图 12-19　 柱翼缘的有效宽度 图 12-20　 受拉区螺栓所受拉力

若不能满足式 （12-34）、 式 （12-35）， 或式 （12-37）， 或式 （12-39） 的要求， 应在梁

翼缘对应位置的柱中设置水平加劲肋， 使应力趋于均匀。
水平加劲肋除承受梁翼缘传来的集中力外， 对提高节点的刚度和节点域的承载力有重要
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影响。 因此， 高层钢结构的梁与柱的刚接节点均应设置柱水平加劲肋。
5. 梁-柱节点域承载力验算

（1） 节点域的稳定验算　 为了保证在大地震作用下使柱和梁连接的节点域腹板不致失

稳， 以利于吸收地震能量， 应在柱与梁连接处的柱中设置与梁上下翼缘位置对应的加劲肋

图 12-21　 节点域周边的梁端弯矩和剪力

（图 12-2）。 由上下水平加劲肋和柱翼缘所包围的柱

腹板称为节点域 （图 12-21）。
按 7 度及以上抗震设防的结构， 为了防止节点

域的柱腹板受剪时发生局部屈曲， H 形截面柱和箱

形截面柱在节点域范围腹板的稳定性 （以板厚控

制）， 应符合下列要求

twc≥
h0b+h0c

90
（12-40）

式中　 twc———柱在节点域的腹板厚度， 当为箱形柱

时仍取一块腹板的厚度；
h0b、 h0c———梁、 柱的腹板高度。

当节点域柱的腹板厚度不小于梁、 柱截面高度

之和的 1 / 70 时， 可不验算节点域的稳定。
（2） 节点域的强度验算　 在周边弯矩和剪力的作用下的节点域如图 12-21 所示， 略去节

点上、 下柱端水平剪力的影响， 其抗剪强度应按下列公式计算：
对于非抗震或 6 度抗震设防的结构应符合下列公式的要求

（Mb1+Mb2） / Vp≤（4 / 3） fv （12-41）
按 7 度及以上抗震设防的结构尚应符合下列公式的要求

ψ（Mpb1+Mpb2） / Vp≤（4 / 3） fv / γRE （12-42）

工字形截面柱 Vp =hblhcl tw （12-43a）

箱形截面柱 Vp = 1. 8hblhcl tw （12-43b）

圆管截面柱 Vp =（π / 2）bblhcl tw （12-43c）

式中　 Mb1、 Mb2———节点域两侧梁端的弯矩设计值， 绕节点顺时针为正， 反时针为负；
ψ———折减系数： 三、 四级取 0. 6， 一、 二级取 0. 7；

Mpb1、 Mpb2———节点域两侧梁端的全塑性抗弯承载力， Mpb1 =Wpb1 fy， Mpb2 =Wpb2 fy；
Wpb1、 Wpb2———节点域两侧梁端截面的全塑性截面模量 （抵抗矩）；

γRE———节点域承载力抗震调整系数， 取 0. 75；
fv———钢材的抗剪强度设计值；
fy———钢材的屈服强度；
Vp———节点域的体积。

hbl、 hcl———梁翼缘厚度中点间的距离和柱翼缘 （或钢管直径线上管壁） 厚度中点

间的距离；
tw———柱在节点域的腹板厚度。

1） 当节点域厚度不满足式 （12-41） 和式 （12-42） 的要求时， 可采用下列方法对节点
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域腹板进行加厚或补强：
① 对于焊接工字形截面组合柱， 宜将柱腹板在节点域局部加厚， 即更换为厚钢板。 加

厚的钢板应伸出柱上、 下水平加劲肋之外各 150mm， 并采用对接焊缝将其与上、 下柱腹板

图 12-22　 节点域腹板的加厚

拼接 （图 12-22）。
② 对轧制 H 型钢柱， 可采用配置斜向

加劲肋或贴焊补强板等方式予以补强。
2） 当采用贴板方式来加强节点域时，

应满足如下要求：
① 当节点域板厚不足部分小于腹板厚

度时， 可采用单面补强板； 若节点域板厚

不足部分大于腹板厚度时， 则应采用双面

补强板。
② 补强板的上、 下边缘应分别伸出柱

中水平加劲肋以外不小于 150mm， 并用焊脚

尺寸不小于 5mm 的连续角焊缝将其上、 下

边与柱腹板焊接， 而贴板侧边与柱翼缘可用

角焊缝或填充对接焊缝连接 （图 12-23a）；
当补强板无法伸出柱中水平加劲肋以外时， 补强板的周边应采用填充对接焊缝或角焊缝与柱翼

缘和水平加劲肋实现围焊连接 （图 12-23b）。
③ 当在节点域板面的垂直方向有竖向连接板时， 贴板应采用塞焊 （电焊） 与节点域板

（柱腹板） 连接， 塞焊孔径应不小于 16mm ， 塞焊点之间的水平与竖向距离， 均不应大于相

连板件中较薄板件厚度的 21 235 / fy 倍， 也不应大于 200mm （图 12-23）。

图 12-23　 节点域腹板贴焊补强板

a） 补强板伸出水平加劲肋　 b） 补强板被限制在水平加劲肋以内
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当采用配置斜向加劲肋的方式来加强节点域时， 斜向加劲肋及其连接， 应能传递柱腹板

所能承担的剪力之外的剪力。

12. 2. 3　 梁-柱半刚性节点

1. 半刚性节点的构造要求

对于非地震区的多、 高层钢框架结构， 其梁-柱节点的半刚性连接常采用如下两种构造

形式。
（1） 端板连接式节点　 主要通过焊于梁端的端板与柱翼缘 （图 12-24a） 或柱腹板 （图

12-24b） 采用高强度螺栓摩擦型连接。 注意， 当与柱腹板连接时， 在柱腹板的另一侧应加焊

一块补强钢板， 以取代梁上下翼缘高度处在柱腹板上所设置的水平加劲肋。

图 12-24　 端板连接式节点

a） 梁垂直于柱翼缘　 b） 梁垂直于柱腹板

（2） 角钢连接式节点　 在梁端上、 下翼缘处设置角钢， 并采用高强度螺栓将角钢的

两肢分别与柱和梁进行摩擦型连接 （图 12-25a）。 该类节点由于角钢受力后发生弯曲变形，
易使节点产生一定的转角 （图 12-25b）。 为了增强角钢的刚度， 宜在角钢中增设竖向加

劲板。
2. 半刚性节点的承载力验算

对于梁与柱利用端板进行的半刚性连接 （图 12-26）， 当端板厚度较小， 变形较大时，
端板出现附加撬力和弯曲变形。 此时， 位于梁翼缘附近的端板的受力状况与 T 形连接件相

似。 因此， 完全可将位于梁上、 下翼缘附近的端板分离出来， 形同两个 T 形连接件进行分

析计算[3] 。
由于端板尺寸和连接螺栓直径均会影响连接节点的承载能力， 而且端板尺寸和螺栓直径

又是相互影响和制约的。 因此， 随着端板和螺栓刚度的强弱变化， 会出现不同的失效机构

（图 12-27） [4，5] 。
图 12-27a 为端板和螺栓等刚度时的受力与失效 （破坏） 机构， 端板和螺栓同时失效，
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图 12-25　 梁端上下翼缘角钢连接式节点

a） 节点构造　 b） 节点变形

图 12-26　 梁-柱端板连接节点 图 12-27　 端板受力与失效机构

它们的承载力均得到充分利用。 此时由于端板和螺栓具有相同的刚度， 所以在计算中两

者的变形均应考虑， 不得忽略。 结合图 12-28 计算模型， 其承载力验算宜按下列方法

进行：

螺栓抗拉承载力 Nb
t
=T+Q≤0. 8P，T= M

2hb
（12-44）

端板 A—A 截面抗弯承载力 MA =Qc≤MAP （12-45）
端板 B—B 截面抗弯承载力 MB =N

b
t a-Q（c+a）≤MBP （12-46）

式中　 M———梁端弯矩；
hb———梁上、 下翼缘板中面之间的距离；
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图 12-28　 端板连接计算模型

P———高强度螺栓的预拉力；
MAP———端板 A—A 截面全塑性弯矩；
MBP———端板 B—B 截面全塑性弯矩。
其余字母含义如图 12-28 所示。
设计时可先选定端板撬力 Q， 一般取 Q = 0. 1T ～ 0. 2T。

端板厚度一般宜比螺栓直径略大。
图 12-27b 为连接螺栓刚度大于端板抗弯刚度时的受力

与失效 （破坏） 机构， 这种情况常以端板出现塑性铰而失

效。 所以， 计算中常忽略螺栓的弹性变形， 按端板的塑性

承载力设计。 即主要按式 （12-45） 和式 （12-46） 验算端板的抗弯承载力。
图 12-27c 为端板抗弯刚度远大于连接螺栓刚度时的受力与失效 （破坏） 机构， 它常发

生在端板厚度 tp≥2db （db 为螺栓直径） 的情况， 常以螺栓拉断而失效。 因此， 计算中假

定， 端板绝对刚性， 即端板无撬力 Q 的存在， 只需验算螺栓的抗拉承载力即可。

12. 2. 4　 梁-柱柔性节点

1. 柔性连接的构造要求

由连接角钢或连接板通过高强度螺栓仅与梁腹板的连接 （摩擦型或承压型）， 可视为柔

性连接。 该类连接的梁、 柱节点构造如图 12-29 所示， 其竖向连接板的厚度不应小于梁腹板

的厚度， 连接螺栓不应少于 3 个。

图 12-29　 工字形梁与 H 形柱的柔性连接

a） 梁垂直于柱翼缘　 b） 梁垂直于柱腹板　 c） 外伸连接板
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对于加宽的外伸连接板， 应在连接板上、 下端的柱中部分， 设置水平加劲肋。 该加劲肋

与 H 形柱腹板及翼缘之间可采用角焊缝连接 （图 12-29c）。
2. 柔性连接 （铰接） 的承载力验算

对于梁与柱采用铰接连接时 （图 12-30）， 与梁腹板相连的高强度螺栓， 除应承受梁端

图 12-30　 梁与柱的铰接受力

a） 梁与柱翼缘之间的铰接连接　 b） 梁与柱腹板之间的铰接连接

剪力外， 尚应承受支承点的反力对连接螺栓所产生的偏心弯矩的作用。 按弯矩和剪力共同作

用下设计计算即可。 其偏心弯矩 M 应按下列公式计算

M=V·e （12-47）
式中　 e———支承点至螺栓合力作用线的距离；

V———作用于梁端的竖向剪力。

12. 2. 5　 案例分析

1. 已知条件

某总层数为 12 层的科技研发办公楼， 标准层结构平面图如图 8-1 所示。 柱距为 8. 4m 和

8. 0m 两种； 采用钢框架-支撑 （人字形中心） 结构体系， 支撑所在跨柱距为 8. 4m， 底层柱

高 5. 85m， 按 7 度设防， 梁-柱节点均设计为刚接， 初选③轴线底层框架梁、 边柱截面及钢

材见表 12-3。 经内力组合发现， 底层边柱顶处梁端最不利内力组合为 Mx = -351. 70kN·m，
V= -210. 68kN； 其底层边柱最不利内力组合的轴力为 N= -5484. 19kN。 试设计该处的梁-柱
刚接节点。

表 12-3　 梁、 柱截面几何特性

构件类型 钢材编号
截面尺寸 / mm

h×b×t×tf
A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 Sx / cm3 ix / cm iy / cm

框架梁 Q345B H700×300×13×24 235. 5 201000 5760 6805 29. 3 6. 78
底层边柱 Q345B 箱 500×500×40×40 736 261525 10461 18. 85

2. 分析

梁-柱刚接节点设计， 需综合考虑框架节点抗震承载力、 连接焊缝和螺栓的强度、 柱腹

板的抗压承载力、 柱翼缘的受拉区承载力、 梁-柱节点域承载力五项内容。 只有分别通过这
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五方面的各项验算， 方能为合理连接设计。
3. 设计

（1） 框架节点抗震承载力检验

1） 强柱弱梁性能检验。 由于
N
Ac f

= 5484. 19×103

73600×310
= 0. 24<0. 4， 根据 《抗震规范》 [6] 的规

定， 满足强柱弱梁的要求， 不必验算。
2） “强连接、 弱杆件” 性能验算。 对于抗震设防结构， 当采用柱贯通型节点时， 为了

确保 “强连接、 弱杆件” 型节点的抗震设计准则的实现， 其连接节点的极限承载力应满足

下列要求

Mu≥ηjMp

Vu≥1. 2×（2Mp / ln）+VGb 　 且　 Vu≥0. 58hw tw fay
由于本工程中的全熔透坡口焊缝设有引弧板， 故上述第一款自动满足， 不必计算。 只需

对第二款验算即可。
Mp =WP fy =γPWx fy = 1. 12×5760×103×345×10-6kN·m=2225. 66kN·m

螺栓抗剪 Vu = 0. 58nnfA
b
e f

b
u
= 0. 58×16×2×213. 12×1040kN= 4114kN

钢板承压 Vu =nd（∑t） f bcu = 16×20×2×10×1. 5fu = 3312kN
两者中的较小者

Vu = 3312kN>0. 58hw tw fay = 0. 58×652×13×345kN= 1696kN
且 Vu≥1. 2×（2Mp / ln）+VGb =[1. 2×（2×2225. 66 / 8. 4）+296. 92]kN= 932. 82kN
故满足要求。
（2） 连接焊缝与螺栓设计

1） 翼缘连接焊缝和腹板连接螺栓设计。 根据全截面设计法， 梁翼缘和腹板分担的弯矩

值由其刚度确定。
由于该处梁端最不利内力组合为： Mx = -351. 70kN·m， V= -210. 68kN
但由于btf（h-tt）= 30×2. 4（70-2. 4）cm3 = 4867. 2cm3>

0. 7Wp = 0. 7×2× 30×2. 4×70
-2. 4
2

+70-4. 8
2

×1. 3×70
-4. 8
4

〓

〓
〓

〓

〓
〓 cm3 = 4374. 2cm3

故可采用简化设计算法， 即翼缘焊缝承担全部弯矩， 腹板连接螺栓承担全部剪力。
① 翼缘焊缝计算。 其强度验算 （设有引弧板的全熔透坡口焊缝可不验算） 为

σ= M
beff tf（h-tf）

= 351. 7×106

300×24×（700-24）
N / mm2 = 72. 3N / mm2

<fwt / γRE
=（295 / 0. 75）N / mm2 = 393. 3N / mm2

（其中， 柱中已设横隔， 故 beff取梁翼缘宽度。）
满足要求。
② 腹板连接螺栓强度验算。 腹板连接螺栓采用 16 个 M20 的 10. 9 高强度螺栓摩擦型连

接， 螺栓横、 纵向间距均为 8cm。 腹板连接螺栓承受全部剪力。 一个高强度螺栓的预拉力

p= 155kN。 则：
梁腹板高强度螺栓抗剪承载力为
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Nb
v
= 0. 9nf μP= 0. 9×2×0. 45×155kN= 125. 55kN

剪力由螺栓平均承担， 则每个螺栓承担的剪力

Nv
y
= 210. 68

16
kN= 13. 17kN<[Nb

v] = 0. 9×125. 55kN= 113kN

满足要求。
2） 连接板设计。 焊接于柱上的连接板厚度， 按连接板的净截面面积与梁腹板净截面面

积相等的原则确定。 取连接板的厚度为 t= 10mm。
① 验算连接板的抗剪强度。 螺栓连接处的连接板净截面面积为

An =（h2-nd0）×2t=（500-8×22）×2×10mm2 = 6480mm2

则抗剪强度 τ= 3
2
· V

An
= 3×210. 68×103

2×6480
N / mm2 = 48. 77N / mm2<fv / 0. 75 = 240N / mm2

② 验算连接板在 Mw 弯矩作用下的抗弯强度。 螺栓连接处连接板净截面模量为

　 　 Wx =
th2

3 / 12-2td0a2
1-2td0a2

2-2td0a2
3

h2 / 2

= 10×5003 / 12-2×10×22×402-2×10×22×1202-2×10×22×2002

500 / 2
mm2 = 318106. 7mm2

则抗弯强度 σ=
Mw

Wx
= 52. 54×106

318106. 7
N / mm2 = 165. 16N / mm2< f

0. 75
= 400N / mm2

3） 连接板与柱相接的角焊缝设计

hmin = 1. 5 tmax = 6mm， hmax = 1. 2tmin = 12mm， 取 hf = 8mm

σM
f
=
3Mw

he l
2
w

= 3×52. 54×106

0. 7×8×（500-16） 2N / mm2 = 120. 15N / mm2

τf =
V

2he∑lw
= 210. 68×103

2×0. 7×8×2×（500-16）
N / mm2 = 19. 43N / mm2

σM
f

βf

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2

+（τv
f ）

2 = 120. 15
1. 0

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
+19. 432 = 101N / mm2 < fwf / γRE = （ 200 / 0. 75 ） N / mm2 =

267N / mm2

满足要求。
（3） 柱腹板的抗压承载力与翼缘的抗拉承载力验算　 由于本工程中已设有横向加劲肋，

故柱腹板的抗压承载力与柱翼缘的抗拉承载力均不必验算。
（4） 梁-柱节点域承载力验算

1） 节点域的稳定验算。 按 7 度及以上抗震设防的结构， 为防止节点域的柱腹板受剪时

发生局部屈曲， 需进行节点域稳定的验算。

tw = 40mm>
h0b+h0c

90
=（700-24×2）+（600-30×2）

90
mm= 13. 24mm

节点域稳定性满足要求。
2） 节点域的强度验算。 由于该边柱处梁端最不利弯矩为 M= 314. 90kN·m。
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则有：
Mb1+Mb2

VP
≤ 4

3
·

fv
γRE

， 由于无左梁 Mb1 = 0， 箱型截面 Vp = 1. 8hb1hc1 tw， 所以

Mb2

Vp
= 314. 90×106

1. 8×（700-24×2）×（600-2×30）×30
MPa= 16. 56MPa< 4

3
·

fv
γRE

= 320MPa

抗剪承载力满足要求。
按 7 度及以上抗震设防的结构， 尚应进行下列屈服承载力的补充验算：
由于无左梁 Mpb1 = 0

Mpb2 =Wpb2 fy = 1. 12×5760×103×345×10-6kN·m=2225. 7kN·m

ψ
Mpb2

Vp
= 0. 6× 2225. 7×106

1. 8×（700-24×2）×（600-2×30）×30
MPa= 117. 1MPa< 4

3
·

fv
γRE

= 320MPa

屈服承载力满足要求。

12. 3　 梁-梁节点设计

梁-梁连接主要包括主梁之间的拼接节点、 主梁与次梁间的连接节点以及主梁与水平隅

撑的连接节点等。

12. 3. 1　 构造要求

1. 主梁的接头

主梁的拼接点应位于框架节点塑性区段以外， 尽量靠近梁的反弯点处。 主梁的接头主要

用于柱外悬臂梁段与中间梁段的连接， 可采用全栓连接或焊栓混合连接或全焊连接的接头形

式。 工程中， 全栓连接和焊栓混合连接两种形式较常应用。
（1） 全栓连接　 梁的翼缘和腹板均采用高强度螺栓摩擦型连接 （图 12-31a、 b）。 拼接

板原则上应双面配置 （图 12-31a）。
梁翼缘采取双面拼接板时， 上、 下翼缘的外侧拼接板厚度 t1≥tf / 2， 内侧拼接板厚度 t2

≥tfB / （4b）； 当梁翼缘宽度较小， 内侧配置拼接板有困难时， 也可仅在梁的上、 下翼缘的外

侧拼接板 （图 12-31b）， 拼接材料的承载力应不低于所拼接板件的承载力。
梁腹板采取双面拼接板时， 其拼接板厚度 tw1≥twhw / （2hw1）， 且不应小于 6mm。 式中，

tw、 hw 分别为梁腹板的厚度和高度； hw1为拼接板的宽度 （顺梁高方向的尺寸）。
（2） 焊栓混合连接 　 梁的翼缘采用全熔透焊缝连接， 腹板用高强度螺栓摩擦型连接

（图 12-31c）。
（3） 全焊连接　 梁的翼缘和腹板均采用全熔透焊缝连接 （图 12-31d）， 图中数字 1、 2、

3、 4 表示焊接顺序， 标注有 “a” 的一段最后施焊， 以减小焊缝的约束。
2. 主梁与次梁的连接

主梁与次梁的连接一般采用简支连接 （图 12-32、 图 12-33）。 当次梁跨度较大、 跨数较

多或荷载较大时， 为了减小次梁的挠度， 次梁与主梁可采用刚性连接 （图 12-34）。
（1） 简支连接　 主梁与次梁的简支连接， 主要是将次梁腹板与主梁上的加劲肋 （或连

接角钢） 用高强度螺栓相连。 当连接板为单板时 （图 12-32b、 c）， 其厚度不应小于梁腹板

的厚度； 当连接板为双板时 （图 12-32a、 d）， 其厚度宜取梁腹板的厚度的 0. 7 倍。
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图 12-31　 钢梁的工地接头

a） 双板全栓连接　 b） 单板全栓连接　 c） 焊栓混合连接　 d） 全焊连接

图 12-32　 主梁与次梁的简支连接

a） 附加连接板　 b） 次梁腹板伸出　 c） 加宽加劲肋　 d） 附加短角钢

当次梁高度小于主梁高度一半时， 可在次梁端部设置角撑， 与主梁连接 （图 12-33a），
或将主梁的横向加劲肋加强 （图 12-33b）， 用以阻止主梁的受压翼缘侧移， 起到侧向支承的

作用。
次梁与主梁的简支连接， 按次梁的剪力和考虑连接偏心产生的附加弯矩设计连接螺栓。
（2） 刚性连接　 次梁与主梁的刚性连接， 次梁的支座压力仍传给主梁， 支座弯矩则在

两相邻跨的次梁之间传递。
次梁上翼缘用拼接板跨过主梁相互连接 （图 12-34， 图 12-35b、 c）， 或次梁上翼缘与主

梁上翼缘垂直相交焊接 （图 12-35a）。 由于刚性连接构造复杂， 且易使主梁受扭， 故较少

采用。
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图 12-33　 主梁与高度较小的次梁连接

a） 设置角撑　 b） 加强横向加劲肋

次梁与主梁的刚性连接， 可采用全栓刚性连接 （图 12-34） 或栓焊混合刚性连接 （图
12-35）。

图 12-34　 主梁与次梁的全栓刚性连接

a） 次梁下翼缘通过钢板与主梁连接　 b） 次梁下翼缘通过角钢与主梁连接　 c） 主、 次梁等高连接

图 12-35　 主梁与次梁的栓焊混合刚性连接

a） 等高主、 次梁翼缘直接焊接　 b） 等高主、 次梁加盖板焊接　 c） 不等高主、 次梁加盖板焊接
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3. 主梁的水平隅撑

按抗震设防时， 为防止框架横梁的侧向屈曲， 在节点塑性区段应设置侧向支撑构件或水

平隅撑。
对于一般框架， 由于梁上翼缘和楼板连在一起， 所以只需在距柱轴线 1 / 8 ～ 1 / 10 梁跨处

的横梁下翼缘设置侧向隅撑 （图 12-36b、 d） 即可； 对于偏心支撑框架， 在消能梁段端部的

横梁上、 下翼缘处， 均应设置侧向隅撑 （图 12-36）， 但仅能设置在梁的一侧， 以免妨碍消

能梁段竖向塑性变形的发展。

图 12-36　 框架梁的水平隅撑

a） 边柱梁的上翼缘隅撑　 b） 边柱梁的下翼缘隅撑　 c） 中柱梁的上翼缘隅撑　 d） 中柱梁的下翼缘隅撑

为使隅撑能起到支承两根横梁的作用， 侧向隅撑的长细比不得大于 130 235 / fy 。
4. 梁腹板开孔的补强

（1） 开孔位置　 梁腹板上的开孔位置， 宜设置在梁的跨度中段 1 / 2 跨度范围内， 应尽

量避免在距梁端 1 / 10 跨度或梁高的范围内开孔； 抗震设防的结构不应在隅撑范围内设孔。
相邻圆形孔口边缘间的距离不得小于梁高， 孔口边缘至梁翼缘外皮的距离不得小于梁高

的 1 / 4； 矩形孔口与相邻孔口间的距离不得小于梁高或矩形孔口长度中之较大值； 孔口上下
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边缘至梁翼缘外皮的距离不得小于梁高的 1 / 4。
（2） 孔口尺寸　 梁腹板上的孔口高度 （直径） 不得大于梁高的 1 / 2， 矩形孔口长度不

得大于 750mm。
（3） 孔口的补强方法　 钢梁中的腹板开孔时， 孔口应予补强。 并分别验算补强开孔梁抗

弯和抗剪承载力， 弯矩可仅由翼缘承担， 剪力由孔口截面的腹板和补强板共同承担。 其补强

方法有圆形孔的补强和矩形孔的补强两种。
1） 圆形孔的补强。 当钢梁腹板中的圆形孔直径小于或等于 1 / 3 梁高 （图 12-38a） 时，

可不予补强； 圆孔大于 1 / 3 梁高时， 可采用下列方法予以补强：
① 环形加劲肋补强： 加劲肋截面不宜小于 100mm×10mm， 加劲肋边缘至孔口边缘的距

离不宜大于 12mm （图 12-37b）。
② 套管补强 （图 12-37c）： 补强钢套管的长度等于或稍短于钢梁的翼缘宽度； 其套管厚

度不宜小于梁腹板厚度； 套管与梁腹板之间采用角焊缝连接， 其焊脚尺寸取 hf = 0. 7tw。
③ 环形板补强 （图 12-37d）： 若在梁腹板两侧设置， 环形板的厚度可稍小于腹板厚度，

其宽度可取 75～125mm。

图 12-37　 钢梁腹板上圆形孔口的补强

a） 小直径孔口不需补强　 b） 环形加劲肋补强　 c） 套管补强　 d） 环形板补强

④ 若钢梁腹板中的圆形孔为有规律布置时， 可在梁腹板上焊接 V 加劲肋， 以补强孔洞，
从而使有孔梁形成类似于桁架结构工作。

2） 矩形孔的补强。 矩形孔口的四周应采用加强； 矩形孔口上、 下边缘的水平加劲肋

端部宜伸至孔口边缘以外各 300mm （图 12-38）。 当矩形孔口长度大于梁高时， 其横向加

劲肋应沿梁全高设置 （图 12-38）； 当孔口长度大于 500mm 时， 应在梁腹板两侧设置加

劲肋。
矩形孔口的纵向和横向加劲肋截面尺寸不宜小于 125mm×18mm。
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图 12-38　 钢梁腹板矩形孔口的补强

12. 3. 2　 承载力验算

1. 梁的接头

（1） 非抗震设防的结构　 当用于非抗震设防时， 梁的接头应按内力设计。 此时， 腹板

连接按受全部剪力和所分配的弯矩共同作用计算； 翼缘连接按所分配的弯矩设计。
当接头处的内力较小时， 接头承载力不应小于梁截面承载力的 50%。
（2） 抗震设防的结构　 当用于抗震设防时， 为使抗震设防结构符合 “强连接、 弱杆件”

的设计原则， 梁接头的承载力应高于母材的承载力， 即应符合下列规定：
1） 不计轴力时的验算。 对于未受轴力或轴力较小 （N≤0. 13Ny） 的钢梁， 其拼接接头

的极限承载力应满足下列公式要求

Mu≥ηjMp 　 　 且　 　 Vu≥0. 58hw tw fy （12-48）
Mu =Af（h-tf） fu， Mp =Wp·fy （12-49）

钢梁的拼接接头为全焊连接时， 其极限抗剪承载力 Vu 为

Vu = 0. 58AW
f fu （12-50）

钢梁的拼接接头为栓焊混合连接时， 其极限抗剪承载力 Vu 取下列二式计算的较小者

Vu = 0. 58nnfA
b
e f

b
u，Vu =nd（∑t） fbcu （12-51）

式中　 tf、 Af———钢梁的一块翼缘板厚度和截面面积；
h———钢梁的截面高度；

AW
f ———钢梁腹板连接角焊缝的有效截面面积；
fu———对接焊缝极限抗拉强度。

n、 nf———接头一侧的螺栓数目和一个螺栓的受剪面数目；

fbu、 fbcu———螺栓钢材的抗拉强度最小值和螺栓连接钢板的极限承压强度， 取 1. 5fu （ fu
连接钢板的极限抗拉强度最小值）。

Ab
e、 d———螺纹处的有效截面面积和螺栓杆径；
∑t———同一受力方向的板叠总厚度；

hw、 tw———钢梁腹板的截面高度与厚度；
Wp、 fy———钢梁截面塑性抵抗矩和钢材的屈服强度。
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2） 计及轴力时的验算。 对于承受较大轴力 （N>0. 13Ny） 的钢梁 （例如设置支撑的框

架梁）， 对于工字形截面 （绕强轴） 和箱形截面梁， 其拼接接头的极限承载力应满足下列公

式要求

Mu≥ηjMp 　 　 且　 　 Vu≥0. 58hw tw fy （12-52）
Mpc = 1. 15（1-N / Ny）Mp，Ny =An fy （12-53）

式中　 N、 An———钢梁的轴力设计值和净截面面积；
其余字母的含义同前。
3） 钢梁的拼接接头为全栓连接时， 其接头的极限承载力尚应满足下列公式要求： 翼缘

nNb
cu≥1. 2Af fy 　 且　 nNb

vu≥1. 2Af fy （12-54）

腹板 Nb
cu≥ （V / n） 2+（Nb

M）
2 且 Nb

vu≥ （V / n） 2+（Nb
M）

2 （12-55）

式中　 Nb
M———钢梁腹板拼接接头中由弯矩设计值引起的一个螺栓的最大剪力；
V———钢梁拼接接头中的剪力设计值；
n———钢梁翼缘拼接或腹板拼接一侧的螺栓数；

Nb
vu、 Nb

cu———一个高强度螺栓的极限抗剪承载力和对应的钢板极限抗压承载力；
其余字母的含义同前。
2. 梁的隅撑

梁的侧向隅撑 （图 12-36） 应按压杆设计， 其轴力设计值 N 应按下式计算：

一般框架 N=
Af f

85sinα
fy
235

（12-56）

偏心支撑框架 N≥0. 06
Af f
sinα

fy
235

（12-57）

式中　 Af———梁上翼缘或下翼缘的截面面积；
f———梁翼缘抗压强度设计值；
α———隅撑与梁轴线的夹角， 当梁互相垂直时可取 45°。

12. 4　 柱-柱节点设计

12. 4. 1　 接头的构造要求

1. 一般要求

1） 钢柱的工地接头， 一般宜设于主梁顶面以上 1. 0 ～ 1. 3m 处， 以方便安装； 抗震设防

时， 应位于框架节点塑性区以外， 并按等强设计。
2） 为了保证施工时能抗弯以及便于校正上下翼缘的错位， 因此钢柱的工地接头， 应预

先设置安装耳板。 耳板厚度应根据阵风和其他的施工荷载确定， 并不得小于 10mm， 待柱焊

接好后用火焰将耳板切除。 耳板宜设置于柱的一个主轴方向的翼缘两侧 （图 12-39）。 对于

大型的箱形截面柱， 有时在两个相邻的互相垂直的柱面上设置安装耳板 （图 12-39b 中虚线

所示）。
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图 12-39　 钢柱工地接头的预设安装耳板

a） H 形柱　 b） 箱形柱

2. H 形柱的接头

H 形柱的接头可采用全栓连接或栓焊混合连接或全焊连接。
H 形柱的工地接头， 通常采用栓焊混合连接， 此时柱的翼缘宜采用坡口全熔透焊缝或部分

图 12-40　 H 形柱的工地接头

a） 栓焊连接　 b） 轧制 H 形柱的全焊连接

c） 焊接 H 形柱的全焊连接　 d） 全栓连接

熔透焊缝连接； 柱的腹板可采用

高强度螺栓连接 （图12-40a）。
当柱的接头采用全焊连接

时， 上柱的翼缘应开 V 形坡口，
腹板应开 K 形坡口或带钝边的

单边 V 形坡口 （图 12-40b、 c）
焊接。 对于轧制 H 形柱， 应在

同一截面拼接 （图 12-40b）； 对

于焊接 H 形柱， 其翼缘和腹板

的拼接位置应相互错开不小于

500mm 的距离 （图 12-40 c），
且要求在柱的拼接接头上、 下

方各 100mm 范围内， 柱翼缘和

腹板之间的连接， 采用全熔透

焊缝。
当柱的接头采用全栓连接

时， 柱的翼缘和腹板全部采用

高强度螺栓连接 （图 12-40d）。
3. 箱形柱的接头

箱形柱的工地接头应采用

全焊连接， 其坡口应采用图

12-41所示的形式。
箱形柱接头处的上节柱和下节柱均应设置横隔。 其下节箱形柱上端的隔板 （盖板）， 应

与柱口齐平， 且厚度不宜小于 16mm， 其边缘应与柱口截面一起刨平， 以便与上柱的焊接垫
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板有良好的接触面； 在上节箱形柱安装单元的下部附近， 也应设置上柱横隔板， 其厚度不宜

小于 10mm， 以防止运输、 堆放和焊接时截面变形。
在柱的工地接头上、 下方各 100mm 范围内， 箱形柱壁板相互间的组装焊缝应采用坡口

全熔透焊缝。
4. 非抗震设防柱的接头

对于非抗震设防的多高层钢结构， 当柱的弯矩较小且不产生拉力时， 柱接头的上、 下端

应磨平顶紧， 并应与柱轴线垂直； 这样处理后的接触面可直接传递 25%的压力和 25%的弯

矩； 接头处的柱翼缘可采用带钝边的单边 V 形坡口 “部分熔透” 对接焊缝连接， 其坡口焊

缝的有效深度 te 不宜小于壁厚的 1 / 2 （图 12-42）。

图 12-41　 箱形柱的工地焊接 图 12-42　 非抗震设防柱接头的部分熔透焊缝

5. 变截面柱的接头

当柱需要改变截面时， 应优先采用保持柱截面高度不变而只改变翼缘厚度的方法； 当必

须改变柱截面高度时， 应将变截面区段限制在框架梁-柱节点范围内， 使柱在层间保持等截

面； 为方便贴挂外墙板， 对边柱宜采用如图 12-43a、 图 12-44a 的做法， 但计算时应考虑上

下柱偏心所产生的附加弯矩； 对内柱宜采用如图 12-43b、 图 12-44b 的做法。 所有变截面段

的坡度都不宜超过 1 ∶ 6。 为确保施工质量， 柱的变截面区段的连接应在工厂完成。

图 12-43　 H 形柱的变截面接头

a） 边柱　 b） 中柱
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当柱的变截面段位于梁-柱接头位置时， 可采用图 12-43 和图 12-44b 所示的做法， 柱的

变截面区段的两端与上、 下层柱的接头位置， 应分别设在距梁的上、 下翼缘均不宜小于

150mm 的高度处， 以避免焊缝影响区相互重叠。
箱形柱变截面区段加工件的上端和下端， 均应另行设置水平盖板 （图 12-44）， 其盖板

厚度不应小于 16mm； 接头处柱的端面应铣平， 并采用全熔透焊缝。 图 12-44a 示出了柱的变

截面区段比梁截面高度小 200mm 的接头构造； 图 12-44b 则表示柱的变截面区段与梁截面高

度相等时的接头构造。

图 12-44　 箱形柱的变截面接头

a） 边柱　 b） 中柱

对于非抗震设防的结构， 不同截面尺寸的上、 下柱段， 也可通过连接板 （端板） 采用

全栓连接。 对 H 形柱的接头， 可插入垫板来填补尺寸差 （图 12-45a）； 对箱形柱的接头， 也

图 12-45　 柱变截面接头的全栓连接

a） H 形柱　 b） 箱形柱

可采用端板对接 （图 12-45b）。
6. 箱形柱与十字形柱的连接

高层建筑钢结构的底部常设置型

钢混凝土 （SRC） 结构过渡层， 此时

H 形截面柱向下延伸至下部型钢混凝

土结构内， 即下部型钢混凝土结构内

仍采用 H 形截面； 而箱形截面柱向下

延伸至下部型钢混凝土结构后， 应改

用十字形截面， 以便与混凝土更好地

结合。
上部钢结构中箱形柱与下层型钢

混凝土柱中的十字形芯柱的相连处，
应设置两种截面共存的过渡段， 其十

字形芯柱的腹板伸入箱形柱内的长度

l， 应不少于箱形钢柱截面高度 hc 加 200mm， 即要求 l≥hc+200mm （图 12-46）； 过渡段应位

于主梁之下， 并紧靠主梁。
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图 12-46　 箱形柱与十字形柱的连接

与上部钢柱相连的下层型钢混凝土柱的型钢芯柱， 应沿该楼层全高设置栓钉， 以加强它

与外包混凝土的粘接。 其栓钉间距与列距在过渡段内宜采用 150mm， 不大于 200mm； 在过

渡段外不大于 300mm。 栓钉直径多采用 19mm。

图 12-47　 十字形钢柱的工地接头

7. 十字形钢柱的接头

对于非抗震设防的结构， 其十字形钢柱的接头，
可采用栓焊混合连接 （图 12-47）； 对有抗震设防要求

的结构， 其十字形钢柱的接头， 应采用全焊连接。

12. 4. 2　 柱接头的承载力验算

1. 非抗震设防结构

柱的工地接头， 一般应按等强度原则设计。 当拼

接处内力很小时， 柱翼缘的拼接计算应按等强度设

计； 柱腹板的拼接计算可按不低于强度的二分之一的

内力设计。
按构件内力设计柱的拼接连接时， 工字形柱的工

地拼接处， 弯矩应由柱的翼缘和腹板承受， 剪力由腹

板承受， 轴力则由翼缘和腹板按各自截面面积分担。
2. 抗震设防结构

（1） 柱的接头验算　 当用于抗震设防时， 为使抗
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震设防结构符合 “强连接、 弱杆件” 的设计原则， 柱接头的承载力应高于母材的承载力，
即应符合下列规定

Mu≥ηjMpc 　 　 且　 　 Vu≥0. 58hw tw fy （12-58）
接头为全栓连接时

翼缘 nNb
cu≥1. 2Af fy 　 且　 nNb

vu≥1. 2Af fy （12-59）

腹板　 Nb
cu≥ （V / n） 2+（Nb

M）
2 　 且

Nb
vu≥ （V / n） 2+（Nb

M）
2 （12-60）

式中　 　 　 Nb
M———柱腹板拼接接头中由弯矩设计值引起的一个螺栓的最大剪力；
V———柱拼接接头中的剪力设计值；
n———柱翼缘拼接或腹板拼接一侧的螺栓数；

Nb
vu、 Nb

cu———一个高强度螺栓的极限抗剪承载力和对应的钢板极限抗压承载力；
hw、 tw———柱腹板的截面高度与厚度；
Af、 fy———钢柱一块翼缘板的截面面积和钢材的屈服强度。

（2） 极限承载力计算　 柱的受弯极限承载力为

Mu =Af（h-tf） fu （12-61）
柱的拼接接头为全焊连接时， 其极限抗剪承载力 Vu 为

Vu = 0. 58AW
f fu （12-62）

柱的拼接接头为栓焊混合连接时， 其极限抗剪承载力 Vu 取下列二式计算的较小者

Vu = 0. 58nnfA
b
e f

b
u，　 Vu =nd（∑t） fbcu （12-63）

式中　 tf、 Af———钢柱的一块翼缘板厚度和截面面积；
h———钢柱的截面高度；

AW
f ———钢柱腹板连接角焊缝的有效截面面积；
fu———对接焊缝极限抗拉强度；

n、 nf———接头一侧的螺栓数目和一个螺栓的受剪面数目；

fbu、 fbcu———螺栓钢材的抗拉强度最小值和螺栓连接钢板的极限承压强度， 取 1. 5fu （ fu
连接钢板的极限抗拉强度最小值）；

Ab
e、 d———螺纹处的有效截面面积和螺栓杆径；
∑t———同一受力方向的板叠总厚度。

（3） Mpc的计算

1） 对工字形截面 （绕强轴） 和箱形截面钢柱

当 N / Ny≤0. 13 时

Mpc =Mp （12-64）
当 N / Ny>0. 13 时

Mpc = 1. 15（1-N / Ny）Mp （12-65）
2） 对工字形截面 （绕弱轴） 钢柱

当 N / Ny≤Awn / An 时

Mpc =Mp （12-66）
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当 N / Ny>Awn / An 时

Mpc = 1-
N-Awn fy
Ny-Awn fy

〓

〓
〓

〓

〓
〓

2
〓

〓
〓
〓

〓

〓
〓
〓Mp （12-67）

Mp =Wp·fay，Ny =An fay （12-68）
式中　 N———柱所承受的轴力， N 不应大于 0. 6An f；

An———柱的净截面面积；
Awn———柱腹板的净截面面积；

Wp、 fy———钢柱截面塑性抵抗矩和钢材的屈服强度。

12. 4. 3　 柱-柱节点案例分析

1. 已知条件

某总层数为 12 层的科技研发办公楼， 标准层结构平面布置图如图 8-1 所示。 柱距为

8. 4m 和 8. 0m 两种； 采用钢框架-支撑 （人字形中心） 结构体系， 支撑所在跨柱距为 8. 4m，
底层柱高 5. 85m， 按 7 度设防， 梁-柱节点均设计为刚接， 初选③轴线第 3 层边柱截面及钢

材见表 12-4。 经内力组合发现， 第 3 层边柱最不利内力组合轴力为 N= -3898. 08kN。 试设计

该处的柱-柱节点。
表 12-4　 柱截面几何特性

构件类型 钢材编号
截面尺寸 / mm

h×b×t×tf
A / cm2 Ix / cm4 Wx / cm3 ix / cm

3 层边柱 Q345B 箱 500×500×40×40 736 261525 10461 18. 85

2. 分析设计

柱-柱节点设计应设计为刚接节点， 方能传递其拼接处的内力。 通常采用全熔透焊缝连

接或高强度螺栓连接。 由于本工程的框架柱为箱形柱， 所以柱-柱连接采用全熔透焊缝连接

形式， 等强连接， 对于非抗震结构不需计算； 但由于本工程为 7 度设防工程， 为使抗震设防

结构符合 “强连接、 弱杆件” 的设计原则， 柱接头的承载力应高于母材的承载力， 即应检

验柱中的抗弯极限承载力和抗剪极限承载力是否满足规范规定的算式要求。
3. 柱-柱拼接节点 “强连接、 弱杆件” 检验

抗震设防结构符合 “强连接、 弱杆件” 设计原则的条件是， 应满足下式中柱的抗弯极

限承载力和抗剪极限承载力要求

Mu≥ηjMpc且 Vu≥0. 58hw tw fy
（1） 柱的抗弯极限承载力

因， N / Ny =N / An fy =
3898. 08

（500×500-460×460）×345×10-3
= 0. 29>0. 13

Mpc = 1. 15（1-N / Ny）Mp = 1. 15×（1-0. 29）×2225. 66kN·m=1817. 25kN·m
查表 12-1 得： ηj = 1. 3

Mu =Af（h-tf） fu = 500×40×（500-40）×470×10-6kN·m
=4324kN·m>ηjMpc = 1. 3×1817. 25= 2362. 43kN·m

（2） 柱的抗剪极限承载力

Vu = 0. 58Aw
f fu = 0. 58he lw fu = 0. 58×0. 7×40×500×470×10-3kN
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= 3816. 4kN>0. 58hw tw fy = 0. 58×420×40×345×10-3kN= 3361. 7kN
满足要求。

12. 5　 钢柱柱脚设计

12. 5. 1　 柱脚分类与选型

多层及高层钢结构的柱脚， 依连接方式的不同， 可分为埋入式、 外包式和外露式三种

形式。
高层钢结构宜采用埋入式柱脚， 6、 7 度抗震设防时也可采用外包式柱脚； 对于有抗震

设防要求的多层钢结构应采用外包式柱脚， 对非抗震设防或仅需传递竖向荷载的铰接柱脚

（如伸至多层地下室底部的钢柱柱脚）， 可采用外露式柱脚。

12. 5. 2　 埋入式柱脚

埋入式柱脚是直接将钢柱底端埋入钢筋混凝土基础或基础梁或地下室墙体内的一种柱脚

形式 （图 12-48）。 其埋入方法有两种： 一种是预先将钢柱脚按要求组装固定在设计标高上，
然后浇注基础或基础梁的混凝土； 另一种是预先浇筑基础或基础梁的混凝土， 并留出安装钢

柱脚的杯口， 待安装好钢柱脚后， 再用细石混凝土填实。
埋入式柱脚的构造比较合理， 易于安装就位， 柱脚的嵌固容易保证。 当柱脚的埋入深度

超过一定数值后， 柱的全塑性弯矩可传递给基础。
1. 构造要求

1） 埋入式柱脚的埋入深度 hf， 对于轻型工字形柱， 不得小于钢柱截面高度 hc 的二倍；
对于大截面 H 形钢柱和箱形柱， 不得小于钢柱截面高度 hc 的三倍 （图 12-48）。

图 12-48　 埋入式柱脚的埋入深度与构造

2） 为防止钢柱的传力部位局部失稳和局部变形， 对埋入式柱脚， 在钢柱埋入部分的顶
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部， 应设置水平加劲肋 （H 形钢柱） 或隔板 （箱形钢柱）。 其加劲肋或隔板的宽厚比应符合

《钢结构设计标准》 关于塑性设计的规定。
3） 箱形截面柱埋入部分填充混凝土可起加强作用， 其填充混凝土的高度， 应高出埋入

部分钢柱外围混凝土顶面一倍柱截面高度以上。
4） 为保证埋入钢柱与周边混凝土的整体性， 埋入式柱脚在钢柱的埋入部分应设置栓钉。 栓

钉的数量和布置按计算确定， 其直径不应小于 16mm （一般取 19mm）， 栓钉的长度宜取 4 倍栓钉

直径， 水平和竖向中心距均不应大于 200mm， 且栓钉至钢柱边缘的距离不大于 100mm。
5） 钢柱柱脚埋入部分的外围混凝土内应配置竖向钢筋， 其配筋率不小于 0. 2%， 沿周

边的间距不应大于 200mm， 其四根角筋直径不宜小于 22mm， 每边中间的架立筋直径不宜小

于 16mm； 箍筋直径宜为 10mm， 间距 100mm； 在埋入部分的顶部应增设不少于三道直径

12mm、 间距不大于 50mm 的加强箍筋。 竖向钢筋在钢柱柱脚底板以下的锚固长度不应小于

35d （d 为钢筋直径）， 并在上端设弯钩。
6） 钢柱柱脚底板需用锚栓固定， 锚栓的锚固长度不应小于 25da （da 为锚栓直径）。
7） 对于埋入式柱脚， 钢柱翼缘的混凝土保护层厚度， 应符合下列规定：
① 对中间柱不得小于 180mm （图 12-49a）。
② 对边柱 （图 12-49b） 和角柱 （图 12-49c） 的外侧不宜小于 250mm。

图 12-49　 埋入式柱脚的混凝土保护层厚度

a） 中柱　 b） 边柱　 c） 角柱

图 12-50　 埋入式柱脚的基础梁尺寸与计算简图

a） 基础梁端部尺寸　 b） 计算简图

③ 埋入式柱脚钢柱的承压翼

缘到基础梁端部的距离 a （图

12-50）， 应符合下列要求

V1≤fctAcs （12-69）
V1 =（h0+dc）V / （3d / 4-dc）

（12-70）
Acs =B（a+hc / 2）-bfhc / 2

（12-71）
式中 　 V1———基础梁端部混凝土

的 最 大 抵 抗 剪 力

（图 12-50b）；
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V———柱脚的设计剪力；
bf、 hc———钢柱承压翼缘宽度和截面高度；

a———自钢柱翼缘外表面算起的基础梁长度；
B———基础梁宽度， 等于 bf 加两侧保护层厚度；
fct———混凝土的抗拉强度设计值；

h0、 d———底层钢柱反弯点到基础顶面的距离和柱脚的埋深 （图 12-50b）；
dc———钢柱承压区合力作用点至基础混凝土顶面的距离。

2. 承载力验算

（1） 混凝土承压应力　 埋入式柱脚通过混凝土对钢柱的承压力传递弯矩， 其受力状态

如图 12-51 所示， 因此埋入式柱脚的混凝土承压应力 σ 应小于混凝土轴心抗压强度设计值，
可按下式验算

σ=
2h0

d
+1

〓

〓
〓

〓

〓
〓 1+ 1+ 1

（2h0 / d+1） 2

〓

〓

〓
〓

〓

〓

〓
〓

V
bfd

≤fcc （12-72）

式中　 V———柱脚剪力；
h0———底层钢柱反弯点到柱脚顶面 （混凝土基础梁顶面） 的距离 （图 12-52a）；
d———柱脚埋深；
bf———钢柱柱脚承压翼缘宽度 （图 12-52b）；
fcc———混凝土轴心抗压强度设计值。

图 12-51　 埋入式柱脚的受力状态 图 12-52　 埋入式柱脚的计算简图

（2） 钢筋配置　 埋入式柱脚的钢柱四周， 应按下列要求配置竖向钢筋和箍筋：
1） 柱脚一侧的主筋 （竖向钢筋） 的截面面积 As， 应按下列公式计算

As =M / （d0 fsy） （12-73）
M=M0+Vd （12-74）

式中　 M———作用于钢柱柱脚底部的弯矩；
M0———作用于钢柱柱脚埋入处顶部的弯矩设计值；
V———作用于钢柱柱脚埋入处顶部的剪力设计值；
d———钢柱的埋深；
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d0———受拉侧与受压侧竖向钢筋合力点间的距离；
fsy———钢筋的抗拉强度设计值。

2） 柱脚一侧主筋的最小含钢率为 0. 2%， 其配筋量不宜小于 4 22。
3） 主筋的锚固长度不应小于 35d （d 为钢筋直径）， 并在上端设弯钩。
4） 主筋的中心距不应大于 200mm， 否则应设置附加的 16 的架立筋。
5） 箍筋宜为 10， 间距 100mm； 在埋入部分的顶部， 应配置不少于 3 12、 间距 50mm

的加强箍筋。
（3） 柱脚栓钉　 为保证柱脚处轴力和弯矩的有效传递， 钢柱翼缘上栓钉的抗剪强度应

按下式计算

Nf≤Ns （12-75）
式中　 Nf———通过钢柱一侧翼缘的栓钉传递给混凝土的竖向力， 按下式计算

Nf =
2
3 N·

Af

A
+M
hc

〓

〓
〓

〓

〓
〓 （12-76）

Ns———钢柱一侧翼缘的栓钉的总抗剪承载力， 取下列两式的较小者

Ns = 0. 43nAs Ec fc ，Ns = 0. 7nAs fs （12-77）
N、 M———柱脚处 （基础面） 的轴力和弯矩；
hc、 A———分别为钢柱的截面高度和截面面积；

Af———钢柱一侧翼缘的截面面积；
As、 fs———一个栓钉钉杆的截面面积和抗拉强度设计值；
Ec、 fc———基础混凝土的弹性模量和轴心抗拉强度设计值；

n———埋入基础内的钢柱一侧翼缘上的栓钉个数。
注： 柱脚栓钉通常采用 19； 栓钉的竖向间距不宜小于 6d， 横向间距不宜小于 4d （d 为

栓钉直径）； 圆柱头栓钉钉杆的外表面至钢柱翼缘侧边的距离不应小于 20mm。
（4） 柱脚与基础连接部位的附加验算　 对于抗震设防的钢框架， 为使结构符合 “强连

接、 弱杆件” 的设计原则， 其柱脚与基础连接部位的最大抗弯承载力， 应满足下式要求

Muf≥1. 2Mpc （12-78）
式中　 Mpc———考虑轴力影响的钢柱柱身的全塑性抗弯承载力， 按式 （12-64） 至式 （12-68）

计算；
Muf———柱脚与基础连接部位的最大抗弯承载力， 其计算应考虑柱脚各部位的不同抗

弯承载力 Ms
v、 Mc、 Mc

v、 Mb， 分别按下列公式计算， 并取其中的较小值。

1） Ms
v 的计算。 Ms

v 是由钢柱屈服剪力决定的抵抗弯矩。 它是考虑钢柱腹板全部屈服时

所发挥的抵抗剪力， 并以钢柱埋深为力臂所产生的抵抗弯矩， 可按下式计算

Ms
v
=hc twdfy / 3 （12-79）

式中　 hc、 tw———钢柱的截面高度与腹板厚度；
d———钢柱柱脚的埋深；
fy———钢柱所用钢材的屈服强度。

2） Mc 的计算。 Mc 是由混凝土最大承压力决定的抵抗弯矩。 在计算混凝土最大承压力

时， 要考虑混凝土的有效承压面积、 承压力合力作用点 “A” 的位置 （图 12-53a） 以及混凝
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土局部受压时抗弯强度的提高。 Mc 可按下式计算

Mc =Vh0 =σmh0 Bbe，s+
1
2
be，wd-be，sbe，w

〓

〓
〓

〓

〓
〓

0. 75d-dc

0. 75d+h0
（12-80）

σm = 2fcc A0 / A 　 （≤24fcc） （12-81）
式中　 V———作用于底层钢柱反弯点处的水平剪力；

h0———底层钢柱反弯点到柱脚顶面 （混凝土基础梁顶面） 的距离 （图 12-52a）；
fcc———混凝土轴心抗压强度设计值；
σm———部分面积承压情况下的混凝土承压强度；
A0———混凝土承压范围的总面积， A0 = 2Bcds；
A———在 2ds 高度范围内的有效承压面积， A=Bbe，s+2dsbe，w-be，sbe，w；

Bc、 B———基础梁和钢柱翼缘的宽度；
dc———钢柱承压区的承压力合力点 “A” 至混凝土基础梁顶面的距离 dc （图 12-53c），

dc =
bfbe，sds+d2be，w / 8-be，sbe，wds

bfbe，s+dbe，w / 2-be，sbe，w
（12-82）

bf———钢柱柱脚的承压翼缘宽度；
be，s———位于柱脚处的钢柱横向水平加劲肋的有效承压宽度 （图 12-53b）， be，s = ts +2

（hf+tf）， 其中 ts 为钢柱横向水平加劲肋的厚度， hf 为水平加劲肋与柱翼缘连接

角焊缝的焊脚尺寸， tf 为钢柱翼缘厚度；
be，w———钢柱腹板的有效承压宽度 （图 12-53c）， be，w = tw+2（ r+tf）， 其中 tw 为钢柱腹板

的厚度， r 为钢柱腹板与翼缘连接处的圆弧半径；
ds、 d———钢柱横向水平加劲肋中心至混凝土基础梁顶面的距离和柱脚埋深。

图 12-53　 钢柱脚处混凝土的有效承压面积

3） Mc
v 的计算。 Mc

v 是由基础梁端部混凝土最大抵抗剪力决定的抵抗弯矩， 可按下式

计算

Mc
v
=Vh0 =V1h0

0. 75d-dc

h0+dc
（12-83）

V1 = fctAcs = 0. 21 （2fcc） 0. 73[B（a+hc / 2）-bfhc / 2] （12-84）
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式中　 V1———钢柱柱脚下部的承压反力 （图 12-50b）；
fct、 fcc———混凝土的抗拉和轴心抗压强度设计值；

Acs———基础梁端部在 V1 作用下的受剪面积， 如图 12-50a 中的阴影部分。
其余字母含义同前。
4） Mb 的计算。 Mb 是由基础梁上部主筋屈服时所决定的抵抗弯矩， 可按下式计算

Mb =Vh0 =
As fyh0

D1 l2-h1 l1
D2（ l1+l2）

+
h1

d1

（12-85）

图 12-54　 钢柱柱脚与基础梁的力的平衡

式中　 As、 fy———基础梁上部纵向主筋的总截面面积

和屈服强度；
D1———基础梁上部纵向主筋质心至下部主

筋质心间的距离 （图 12-54）；
l1、 l2———钢柱至左侧和右侧基础梁支座的

距离；
h1———底层钢柱反弯点至基础梁上部纵向

主筋质心间的距离；
d1———基础梁上部纵向主筋质心至钢柱柱

脚底端一侧混凝土压力合力的距离。

12. 5. 3　 外包式柱脚

外包式柱脚是将钢柱脚底板搁置在混凝土地下室墙体或基础梁顶面， 再外包由基础伸出

的钢筋混凝土短柱所形成的一种柱脚形式 （图 12-55）。
1. 受力特点

1） 当钢柱与基础铰接时， 钢柱的轴向压力通过底板直接传给基础； 轴向拉力则通过底

板的外伸边缘和锚栓传给基础。
2） 钢柱柱底的弯矩和剪力， 全部由外包钢筋混凝土短柱承担， 并传至基础。
3） 焊于柱翼缘上的铨钉起着传递弯矩和轴力的重要作用。
2. 构造要求

1） 外包式柱脚的混凝土外包高度与埋入式柱脚的埋入深度要求相同。
2） 外包式柱脚钢柱外侧的混凝土保护层厚度不应小于 180mm， 同时不宜小于钢柱截面

的 30%。
3） 外包混凝土内的竖向钢筋按计算确定， 其间距不应大于 200mm， 在基础内的锚固长

度不应小于按受拉钢筋确定的锚固长度。
4） 外包钢筋混凝土短柱的顶部应集中设置不小于 3ϕ12 的 HRB335 级热轧加强箍筋，

其竖向间距宜取 50mm。
5） 外包式柱脚的钢柱翼缘应设置圆柱头栓钉， 其直径不应小于 16mm （一般取 19mm），

其长度取 4d； 其竖向间距与水平列距均不应大于 200mm， 边距不宜小于 35mm （图 12-55）。
6） 钢柱柱脚底板厚度不应小于 16mm， 并用锚栓固定； 锚栓伸入基础内的锚固长度不

应小于 25da （da 为锚栓直径， 不宜小于 16mm）。



　 现代高层钢结构分析与设计　366　　

图 12-55　 外包式柱脚

7） 外包混凝土强度等级不宜低于 C30。
8） 当钢柱为矩形管或圆管时， 应在管内浇灌混凝土， 强度等级不应低于基础混凝土，

浇灌高度应高于外包混凝土， 且不宜小于矩形管长边或圆管直径。
3. 承载力验算

（1） 抗弯承载力验算　 外包式柱脚底部的弯矩全部由外包钢筋混凝土承受， 其抗弯承

载力应按下式验算

M≤nAs fsyd0 （12-86）
式中　 M———外包式柱脚底部的弯矩设计值；

As———一根受拉主筋 （竖向钢筋） 截面面积；
n———受拉主筋的根数；
fsy———受拉主筋的抗拉强度设计值；
d0———受拉主筋重心至受压区合力作用点的距离， 可取 d0 = 0. 7h0 / 8 （h0 见图 12-56

所示）。
（2） 抗剪承载力验算　 柱脚处的水平剪力由外包混凝土承受， 其抗剪承载力应符合下列

规定

V-0. 4N≤Vrc （12-87）
式中　 V———柱脚的剪力设计值；

N———柱最小轴力设计值；
Vrc———外包钢筋混凝土所分配到的抗剪承载力， 应根据钢柱的截面形式按下述公式计算：
1） 当钢柱为工字形 （H 形） 截面时 （图 12-56a）， 外包式钢筋混凝土柱脚的抗剪承载

力宜按式 （12-88） 和式 （12-89） 计算， 并取其较小者。
Vrc = brch0（0. 07fcc+0. 5fyshρsh） （12-88）
Vrc = brch0（0. 14fccbe / brc+fyshρsh） （12-89）

式中　 brc———外包钢筋混凝土柱脚的总宽度；
be———外包钢筋混凝土柱脚的有效宽度 （图 12-56a）， be = be1+be2；
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fcc———混凝土轴心抗压强度设计值；
fysh———水平箍筋抗拉强度设计值；
ρsh———水平箍筋配筋率， ρsh =Ash / brcs， 当 ρsh>0. 6%时， 取 0. 6%；

图 12-56　 外包式柱脚截面

a） 工字形柱　 b） 箱形柱

Ash———一支水平箍筋的

截面面积；
s———箍筋的间距；

h0———混凝土受压区边

缘至受拉钢筋重

心的距离。
2） 当钢柱为箱形截面时

（图 12-56b）， 外包钢筋混凝土

柱脚的抗剪承载力为

Vrc = beh0（0. 07fcc+0. 5fyshρsh）
（12-90）

式中　 be———钢柱两侧混凝土的有效宽度之和， 每侧不得小于 180mm；
ρsh———水平箍筋的配筋率， ρsh =Ash / bes， 当 ρsh≥1. 2%时， 取 1. 2%。

（3） 柱脚栓钉设计　 外包式柱脚钢柱翼缘所设置的圆柱头栓钉， 主要起着传递钢柱弯

矩至外包混凝土的作用， 因此在计算平面内， 钢柱柱脚一侧翼缘上的圆柱头栓钉数目 n， 应

按下列公式计算

n≥Nf / N
s
v （12-91）

Nf =M / （hc-tf） （12-92）

Ns
v
= 0. 43Ast Ec fc 　 　 且　 Ns

v≤0. 7Astγfst （12-93）
式中　 Nf———钢柱底端一侧抗剪栓钉传递的翼缘轴力；

M———外包混凝土顶部箍筋处的钢柱弯矩设计值；
hc———钢柱截面高度；
tf———钢柱翼缘厚度；

Ns
v———一个圆柱头栓钉的抗剪承载力设计值；

Ast———一个圆柱头栓钉钉杆的截面面积；
fst———圆柱头栓钉钢材的抗拉强度设计值；

Ec、 fc———混凝土的弹性模量与轴心抗压强度设计值；
γ———圆柱头栓钉钢材的抗拉强度最小值与屈服强度之比， 当栓钉材料性能等级为

4. 6 级时， 取 fst = 215N / mm2， γ= 1. 67。
（4） 抗震设防结构的附加验算　 对于抗震设防结构的外包式柱脚， 除应进行前述验算

外， 还应进行如下两项附加验算。
1） 抗弯承载力。 对于抗震设防的钢框架， 为使结构符合 “强连接、 弱杆件” 的设计原

则， 其柱脚与基础连接部位的最大抗弯承载力 Muf， 应满足下式要求

Muf≥1. 2Mpc （12-94）

Muf =M
s
u
+Mrc

u （12-95）
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式中　 Mpc———考虑轴力影响的钢柱柱身的全塑性抗弯承载力， 按式 （12-64） 至式 （12-68）
计算；

Ms
u———钢柱底端的最大抗弯承载力， 根据钢柱底板尺寸、 锚栓直径和位置、 并按锚

栓应力达到屈服强度和混凝土应力达到两倍抗压强度设计值时计算， 若为了

方便外包钢筋布置而将钢柱底端减小， 为简化计， 可取该项为零；
Mrc

u ———外包混凝土的最大抗弯承载力， 应分别计算主筋和箍筋屈服时的最大抗弯承

载力 Mrc
u1和 Mrc

u2， 并取其中的较小值。

① Mrc
u1的计算。 Mrc

u1是外包混凝土的受拉主筋屈服时的抗弯承载力， 按下式计算

Mrc
u1
=Asd0 fy （12-96）

式中　 As———外包混凝土一侧受拉主筋 （竖向钢筋） 的总截面面积；
fy———受拉主筋的屈服强度；
d0———受拉主筋重心至受压主筋重心的距离。

② Mrc
u2的计算。 Mrc

u2是外包混凝土的箍筋屈服时的抗弯承载力， 按下式计算

Mrc
u2
=∑AshiSi fysh （12-97）

式中　 Ashi———外包混凝土第 i 道水平箍筋的截面面积；
Si———第 i 道水平箍筋到外包混凝土底面的距离 （图 12-57）；

fysh———箍筋的受拉屈服强度。

图 12-57　 外包混凝土柱脚的受剪机制

a） 外包式柱脚简图　 b） 外包式柱脚箍筋的受力状态

2） 抗剪承载力。 为防止外包混

凝土发生较重的破坏， 其抗剪能力

应满足下列条件

Vcmy

2Ace fcc
≤0. 2 （12-98）

Vcmy =
nMy

∑Si
-
My

l
（12-99）

My = q0∑Si （12-100）
式中　 Ace———外包混凝土的有效受

剪面积 （图 12-58）；
fcc———混凝土的抗压强度设

计值；
n———外包混凝土水平箍筋

的总道数；
l———底层钢柱反弯点到柱

脚底板底面的距离；
q0———一道水平箍筋屈服时的拉力；
My———外包混凝土各道水平箍筋均达到屈服时， 箍筋水平拉力对外包混凝土底面形

成的力矩；
其余字母含义同前。
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图 12-58　 外包混凝土柱脚的有效受剪面积

a） H 形钢柱　 b） 箱形钢柱　 c） 圆管形钢柱

12. 5. 4　 外露式柱脚

由柱脚锚栓固定的外露式柱脚， 可视钢柱的受力特点 （轴压或压弯） 设计成铰接或刚

接 （图 12-59）。 外露式柱脚设计为刚性柱脚时， 柱脚的刚性难以完全保证， 若内力分析时

视为刚性柱脚， 应考虑反弯点下移引起的柱顶弯矩增值。 当底板尺寸较大时， 应考虑采用靴

梁式柱脚。

图 12-59　 外露式柱脚

a） 箱形柱的刚接柱脚　 b） H 形柱的铰接柱脚 （一）　 c） H 形柱的铰接柱脚 （二）

1. 构造要求

1） 柱脚底板厚度应不小于钢柱翼缘板的厚度， 且不应小于 20mm （铰接） 或 30 mm
（刚接）； 钢柱底面应刨平， 与底板顶紧后， 采用角焊缝进行围焊。
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2） 钢柱底板底面与基座顶面之间的砂浆垫层， 应采用不低于 C40 无收缩细石混凝土或

铁屑砂浆进行二次压灌密实， 其砂浆厚度可取 50mm。
3） 刚接柱脚锚栓应与支承托座牢固连接， 支承托座应能承受锚栓的拉力； 而铰接柱脚

的锚栓则固定于柱脚底板即可。
4） 锚栓伸入基座内的锚固长度， 铰接时不应小于 25da， 刚接时不应小于 40da （da 为锚

栓直径）； 锚栓上端设双螺帽， 锚栓下端应做弯钩或加焊锚板； 锚栓的材料宜采用 Q235 钢，
锚栓的直径不应小于 20mm （铰接） 或 30mm （刚接）。

2. 计算原则

1） 柱脚处的轴力和弯矩由钢柱底板直接传至基础， 因此应验算基础混凝土的承压强度

和锚栓的抗拉强度 （无弯矩作用的铰接柱脚， 不必验算锚栓的抗拉强度）。
2） 钢柱底板尺寸应根据基础混凝土的抗压强度设计值确定。
3） 当底板压应力出现负值时， 拉力应由锚栓来承受。 当锚栓直径大于 60mm 时， 可按

钢筋混凝土压弯构件中计算钢筋的方法确定锚栓的直径。
4） 锚栓的拉力应由其与混凝土之间的粘结力传递。 当锚栓的埋设深度受到限制时， 应

将锚栓固定在锚板或锚梁上， 以传递全部拉力， 此时可不考虑锚栓与混凝土之间的粘结力。
5） 柱脚底板的水平剪力， 由底板和基础混凝土之间的摩擦力传递， 摩擦系数可取 0. 4。

当水平剪力超过摩擦力时， 可采用在底板下部加焊抗剪键或采用外包式柱脚。

12. 6　 支撑连接节点设计

12. 6. 1　 连接的构造要求

支撑连接节点可分为中心支撑节点和偏心支撑节点两大类， 下面分别介绍。
1. 中心支撑节点

（1） 支撑与框架的连接节点　 中心支撑的重心线应通过梁与柱轴线的交点。 当受条件

限制有不大于支撑杆件宽度的偏心时， 节点设计应计入偏心造成的附加弯矩的影响。
1） 多层及小高层钢结构的支撑连接。 对于多层钢结构， 其支撑与钢框架和支撑之间均

可采用节点板连接 （图 12-60）， 其节点板受力的有效宽度应符合连接件每侧有不小于 30°夹
角的规定。 支撑杆件的端部至节点板嵌固点 （节点板与框架构件焊缝的起点） 沿杆轴方向

的距离， 不应小于节点板厚度的 2 倍， 这样可保证大震时节点板产生平面外屈曲， 从而减轻

支撑的破坏。
2） 高层及超高层钢结构的支撑连接。 对于高层钢结构， 其支撑斜杆两端与框架梁、 柱

的连接， 应采用刚性连接构造， 且斜杆端部截面变化处宜做成圆弧 （图 12-61～图 12-64）。
支撑斜杆的拼接接头以及斜杆与框架的工地连接， 均宜采用高强度螺栓摩擦型连接

（图 12-61～图 12-64）， 或者支撑翼缘直接与框架梁、 柱采用全熔透坡口焊接， 腹板则用高强

度螺栓的栓焊混合连接。
对于 H 形钢柱和梁， 在与支撑翼缘的连接处， 应设置加劲肋 （图 12-61、 图 12-62、 图

12-63b、 图 12-64）。 对于箱形柱， 应在与支撑翼缘连接的相应位置设置隔板 （图 12-63a）。
柱中的水平加劲肋或水平隔板， 应按承受支撑斜杆轴心力的水平分力计算； 而梁中的横
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向加劲肋， 应按承受支撑斜杆轴心力的竖向分力计算。

图 12-60　 支撑采用节点板连接的构造

a） 支撑简图　 b） 边节点　 c） 中央节点

图 12-61　 支撑斜杆翼缘位于框架平面内的边节点

a） 斜杆与 H 形柱翼缘连接　 b） 斜杆与 H 形柱腹板连接
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图 12-62　 支撑斜杆翼缘位于框架平面内的人字形支撑中节点

图 12-63　 支撑斜杆腹板位于框架平面内的边节点

a） 斜杆与柱翼缘连接　 b） 斜杆与 H 形柱腹板连接

由于人字形支撑或 V 形支撑在大震下受压屈曲后， 其承载力下降， 导致横梁跨中与支

撑连接处 （图 12-62、 图 12-64） 出现不平衡集中力， 可能会引起横梁破坏， 因此应在横梁
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图 12-64　 支撑斜杆腹板位于框架平面内的 V 形支撑中节点

跨中与支撑连接处设置侧向支撑。 该支承点与梁端支承点间的侧向长细比以及支承力， 应符

合本书第 10 章及 《钢结构设计标准》 的相关规定。
由于支撑在框架平面外计算长度较大， 对于抗震设防的结构， 常把H 形支撑截面的强轴置于

框架平面内 （支撑翼缘平行于框架平面内）， 且采用支托式连接时 （图 12-61、 图12-62）， 其平面

外计算长度可取轴线长度的 0. 7 倍； 当支撑截面的弱轴置于框架平面内 （支撑腹板位于框架平面

内） 时 （图 12-63、 图 12-64）， 其平面外计算长度可取轴线长度的 0. 9 倍。
（2） 支撑的中间节点　 对于 X 形中心支撑的中央节点， 宜做成在平面外具有较大抗弯

刚度的 “连续通过型” 节点， 以提高支撑斜杆出平面的稳定性。 该类节点在一个方向斜杆

中点处的杆段之间， 宜采用高强度螺栓摩擦型连接 （图 12-65）。

图 12-65　 X 形中心支撑的中央节点

a） 支撑斜杆腹板位于框架平面内　 b） 支撑斜杆翼缘位于框架平面内



　 现代高层钢结构分析与设计　374　　

对于跨层的 X 形中心支撑， 因其中央节点处有楼层横梁连续通过， 上、 下层的支撑斜

杆与焊在横梁上的各支撑杆段之间， 均应采用高强度螺栓摩擦型连接 （图 12-66）。

图 12-66　 跨层 X 形中心支撑的中央节点

2. 偏心支撑节点

（1） 支撑斜杆与框架梁的连接节点

1） 偏心支撑的斜杆中心线与框架梁轴线的交点， 一般位于耗能梁段的端部 （图12-67
a）， 也允许位于耗能梁段内 （图 12-67b， 此时将产生与耗能梁段端部弯矩方向相反的附加

弯矩， 从而减小梁段和支撑斜杆的弯矩， 对抗震有利）， 但交点不应位于耗能梁段以外， 因

为它会增大支撑斜杆和耗能梁段的弯矩， 不利于抗震。
2） 根据偏心支撑框架的设计要求， 与耗能梁段相连的支撑端和耗能梁段外的框架梁端

的抗弯承载力之和， 应大于耗能梁段的最大弯矩 （极限抗弯承载力）。 因此， 为使支撑斜杆

能承受耗能梁段的端部弯矩， 支撑斜杆与框架梁的连接应设计成刚接。 对此， 支撑斜杆采用

全熔透坡口焊缝直接焊在梁段上的节点连接特别有效 （图 12-67b）， 有时支撑斜杆也可通过

节点板与框架梁连接 （图 12-67a）， 但此时应注意将连接部位置于耗能梁段范围以外， 并在

节点板靠近梁段的一侧加焊一块边缘加劲板， 以防节点板屈曲。
3） 支撑斜杆的拼接接头， 宜采用高强度螺栓摩擦型连接 （图 12-68）。
（2） 耗能梁段的加劲肋设置

1） 耗能梁段与支撑斜杆的连接处， 应在梁腹板的两侧设置横向加劲肋 （图 12-68）， 以

传递梁段剪力， 并防止梁段腹板屈曲。 其加劲肋高度应为梁腹板的高度， 每侧加劲的肋宽度
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图 12-67　 支撑斜杆与框架梁的交点位置

a） 交点位于耗能梁段的端头　 b） 交点位于耗能梁段的内部

图 12-68　 八字形偏心支撑斜杆与耗能梁段的连接

不应小于 （bf / 2-tw）， 其厚度不应小于 0. 75tw 且不应小于 10mm。
2） 耗能梁段腹板的中间加劲肋配置， 应根据梁段的长度区别对待。 对于较短的剪切屈

服型梁段， 中间加劲肋的间距应该小一些； 对于较长的弯曲屈服型梁段， 应在距梁段两端各

1. 5bf 的位置两侧设置加劲肋； 对于中长的剪弯屈服型梁段， 中间加劲肋的配置， 则需同时

满足剪切屈服型和弯曲屈服型梁段的要求。 各种类型梁段的中间加劲肋最大间距应不超过表

12-5 中的规定。

表 12-5　 耗能梁段中间加劲肋的最大间距

情况 消能梁段的净长度 a 加劲肋最大间距 附加要求

（一） a≤1. 6
Mlp

Vl
30tw-0. 2h —

（二） 1. 6
Mlp

Vl
<a≤2. 6

Mlp

Vl
取情况（一）和（三）的线性插值

距消能梁段两端各 1. 5bf
处配置加劲肋
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（续）
情况 消能梁段的净长度 a 加劲肋最大间距 附加要求

（三） 2. 6
Mlp

Vl
<a≤5

Mlp

Vl
52tw-0. 2h （同上）

（四） a>5
Mlp

Vl
（可不配置中间加劲肋） —

　 　 注： 1. Vl、 Mlp为消能梁段的受剪承载力和全塑性受弯承载力。
2. bf、 h、 tw 为消能梁段的翼缘宽度、 截面高度和腹板厚度。

3） 当耗能梁段的截面高度不超过 600mm 时， 可仅在腹板一侧设置加劲肋； 当大于

600mm 时， 应在腹板两侧设置加劲肋。 每侧加劲肋的宽度不应小于 （bf / 2-tw）， 厚度不应小

于 tw 和 10mm， 其高度等于梁腹板的高度。
4） 为了保证耗能梁段能充分发挥非弹性变形能力， 耗能梁段的加劲肋应在三边与梁的

翼缘和腹板用角焊缝连接。 其与腹板连接焊缝的承载力不应低于 Ast f， 与翼缘连接焊缝的承

载力不应低于 Ast f / 4。 此处， Ast = bst tst， bst为加劲肋的宽度， tst为加劲肋的厚度。
（3） 耗能梁段与框架柱的连接

1） 偏心支撑的剪切屈服型耗能梁段与柱翼缘连接时， 梁翼缘和柱翼缘之间应采用坡口

全熔透对接焊缝； 梁腹板与连接板之间及连接板与柱之间应采用角焊缝连接 （图 12-69），

图 12-69　 偏心支撑的连接节点

a） 箱形截面支撑斜杆　 b） H 形截面支撑斜杆
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角焊缝承载力不得小于耗能梁段腹板的轴向屈服承载力、 抗剪屈服承载力、 塑性抗弯承

载力。
2） 耗能梁段不宜与工字形柱腹板连接， 当必须采用这种连接方式时， 梁翼缘与柱上连接板

之间应采用坡口全熔透对接焊缝； 梁腹板与柱的竖向加劲板之间采用角焊缝连接， 角焊缝的承载

力同样不得小于耗能梁段腹板的轴向屈服承载力、 抗剪屈服承载力、 塑性抗弯承载力。
（4） 耗能梁段的侧向支撑

1） 为了保证梁段和支撑斜杆的侧向稳定， 耗能梁段两端上、 下翼缘， 均应设置水平侧

向支撑或隅撑 （图 12-36）， 其轴力设计值至少应为 0. 06fbf tf， bf、 tf 分别为其翼缘的宽度和

厚度。
2） 与耗能梁段同跨的框架梁上、 下翼缘， 也应设置水平侧向支撑， 其间距不应大于

13bf 235 / fy ； 其轴力设计值不应小于 0. 02fbf tf； 梁在侧向支承点间的长细比应符合本书第

10 章中表 10-2 的规定。

12. 6. 2　 连接的承载力验算

对于非抗震设防结构， 支撑斜杆的拼接接头以及斜杆与梁 （偏心支撑时含耗能梁段）、
柱连接部位的承载力， 不应小于支撑的实际承载力。 对于抗震设防结构， 则要求不小于支撑

实际承载力的 1. 2 倍， 即支撑连接设计应满足下式的要求

Ni（N1、N2、N3、N4）≥ηjAn fy （12-101）
式中　 Ni———基于连接材料极限强度最小值计算出的支撑连接在支撑斜杆轴线方向的最大

（极限） 承载力， 按下述公式 （12-102） ～式（12-106） 计算；
An———支撑斜杆的净截面面积；
fy———支撑斜杆钢材的屈服强度；
ηj———连接系数， 可按表 12-1 采用。

1） N1 为螺栓群连接的极限抗剪承载力， 取下列两式中的较小者

Nb
v
= 0. 58mnvA

b
e f

b
u，　 Nb

c
=md（∑t） fbcu （12-102）

式中　 m、 nv———接头一侧的螺栓数目和一个螺栓的受剪面数目；

fbu、 fbcu———螺栓钢材的抗拉强度最小值和螺栓连接钢板的极限承压强度， 取 1. 5fu （ fu
连接钢板的极限抗拉强度最小值）；

Ab
e、 d———螺纹处的有效截面面积和螺栓杆径；
∑t———同一受力方向的板叠总厚度。

2） N2 为螺栓连接处的支撑杆件或节点板受螺栓挤压时的剪切抗力

N2 =metfu / 3 （12-103）
式中　 e———力作用方向的螺栓端距， 当 e 大于螺栓间距 a 时， 取 e=a；

t———支撑杆件或节点板的厚度；
fu———支撑杆件或节点板的钢材抗拉强度下限。

3） N3 为节点板的受拉承载力

N3 =Ae fu，　 Ae =
2
3
l1 tg-Ad （12-104）
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图 12-70　 支撑与节点板连接

式中　 Ae———节点板的有效截面面积， 等于以第一个螺栓

为顶点、 通过末一个螺栓并垂直于支撑轴线

上截取底边的正三角形中， 底边长度范围内

节点板的净截面面积 （图 12-70 中三角形阴

影部分面积）；
l1———等边三角形的高度；
tg———节点板的厚度；
Ad———有效长度范围内螺栓孔的削弱面积。

4） N4 为节点板与框架梁、 柱等构件连接焊缝的承载

力， 按 《建筑抗震设计规范》 [6]计算， 即

对接焊缝 N4 =A
w
e fu （12-105）

角焊缝 N4 =A
w
e fu / 3 （12-106）

式中　 Aw
e ———焊缝的有效截面面积；
fu———构件母材的抗拉强度最小值。

12. 7　 抗震剪力墙板与钢框架的连接设计

12. 7. 1　 钢板剪力墙与钢框架的连接设计

钢板剪力墙与钢框架的连接， 宜保证钢板墙仅参与承担水平剪力， 而不参与承担重力荷

载及柱压缩变形引起的压力。 因此， 钢板剪力墙的上下左右 4 边均应采用高强度螺栓通过设

置于周边框架的连接板， 与周边钢框架的梁和柱相连接。
钢板剪力墙连接节点的极限承载力， 应不小于钢板剪力墙屈服承载力的 1. 2 倍， 以避免

大震作用下， 连接节点先于支撑杆件破坏。

12. 7. 2　 内藏钢板支撑剪力墙与钢框架的连接设计

1） 内藏钢板支撑剪力墙仅在节点处 （支撑钢板端部） 与框架结构相连 （图 10-17）。 上

节点 （支撑钢板上部） 通过连接钢板用高强度螺栓与上钢梁下翼缘连接板在施工现场连接，
且每个节点的高强度螺栓不宜少于 4 个， 螺栓布置应符合 《钢结构设计标准》 的要求； 下

节点与下钢梁上翼缘连接件之间， 在现场用全熔透坡口焊缝连接。
2） 内藏钢板支撑剪力墙板与四周梁柱之间均留有不小于 25mm 空隙； 剪力墙板与框架

柱的间隙 a， 还应满足下列要求

2[u]≤a≤4[u] （12-107）
式中　 [u]———荷载标准值下框架的层间侧移允许值。

3） 剪力墙墙板下端的缝隙， 在浇筑楼板时， 应该用混凝土填实； 剪力墙墙板上部与上

框架梁之间的间隙以及两侧与框架柱之间的间隙， 宜用隔声的弹性绝缘材料填充， 并用轻型

金属架及耐火板材覆盖。
4） 内藏钢板支撑剪力墙连接节点的极限承载力， 应不小于钢板支撑屈服承载力的 1. 2
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倍， 以避免大震作用下， 连接节点先于支撑杆件破坏。

12. 7. 3　 带缝混凝土剪力墙与钢框架的连接设计

混凝土的带缝剪力墙有： 开竖缝和开水平缝两种形式， 常用带竖缝混凝土剪力墙。
1） 带竖缝混凝土剪力墙板的两侧边与框架柱之间， 应留有一定的空隙， 使彼此之间无

任何连接。
2） 墙板的上端用连接件与钢梁用高强度螺栓连接； 墙板下端除临时连接措施外， 应全

长埋于现浇混凝土楼板内， 并通过楼板底面齿槽和钢梁顶面的焊接栓钉实现可靠连接； 墙板

四角还应采取充分可靠的措施与框架梁连接， 如图 10-20 所示。
3） 带竖缝的混凝土剪力墙只承担水平荷载产生的剪力， 不考虑承受框架竖向荷载产生

的压力。
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附录　 高层钢结构设计流程图
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