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剪切屈服型多耗能梁K形偏心支撑

钢框架抗震性能研究
于海丰,吴杨周,马 康,王 焱

(河北科技大学建筑工程学院,河北石家庄 050018)

摘 要:为了解决偏心支撑钢框架结构延性导致的地震作用取值偏大等问题,研究了剪切型多耗能

梁偏心支撑结构的抗震性能。在试验模型的基础上,基于耗能梁腹板受剪面积基本不变的前提下,
把耗能梁段的截面设计成多耗能梁模式,采用ABAQUS有限元软件建立了8个数值模型,分别进

行单调加载和循环加载,分析了破坏模式、滞回曲线、承载力、刚度及耗能能力随耗能梁个数变化的

情况。结果表明,耗能梁段塑性变形发展充分,有效保护了其他的非耗能构件;结构的承载力、屈服

位移及耗能能力要好于单耗能梁模型;每个多耗能梁模型的初始刚度相差较小(4%以内),均小于

单耗能梁模型,但多耗能梁模型能够延缓结构刚度的退化速率。所提模型能提高结构的抗震性能,
对实际工程应用有一定的参考价值。
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structureswithmulti-shearlinks
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Abstract:Tosolvetheproblemofhigherselectedseismiceffectvaluecausedbytheductilityofeccentricallybracedsteelstructures,
theseismicperformanceoftheeccentricallybracedstructurewithshearmulti-linkswasstudied.Onthebasisofthetestmodel,thelink
crosssectionwasdesignedintoamulti-linkmodelbasedontheconstantshearareaofthelinkweb.Theneightmulti-linknumerical
modelswereestablishedbyusingABAQUSfiniteelement,andmonotonicloadinganalysisandcyclicloadinganalysiswereperformed
respectively.Thechangesoffailuremodes,hysteresiscurve,bearingcapacity,stiffnessandenergydissipationcapacitywiththenumber
oflinkswereanalyzed.Theresultsshowthattheplasticdeformationofthelinkisfullydeveloped,whicheffectivelyprotectsother
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non-energydissipationmembers;thebearingcapacity,yielddisplacementandenergydissipationcapacityofthestructurearebetter
thanthoseofthesinglelinkmode;Thedifferenceininitialstiffnessofeachmulti-linksmodeliswithin4%,whichissmallerthanthat
ofsingle-linkmodel,butthemulti-linkmodelcandelaythedegradationrateofstiffness.Theproposedmodelcanimprovetheseismic
performanceandhassomereferenceforactualengineeringapplication.

Keywords:structuredesign;eccentricallybracedsteelstructure;shearlink;websheararea;multi-links;seismicperformance

  偏心支撑结构兼顾了中心支撑结构和纯框架结构的优点,具有承载力高、弹性刚度大、延性好以及耗能

能力好等优点[1-3]。偏心支撑结构主要包括耗能梁、框架梁、柱以及支撑等4部分,在地震发生时主要通过耗

能梁段的塑性变形耗散能量[4-6],而其他非耗能构件(框架梁柱、支撑等)基本处于弹性工作状态。由于具有

较好的抗震性能,故中国建筑抗震设计规范[7](以下简称抗规)及JGJ99—2015高层民用建筑钢结构技术规

程[8](以下简称高钢规)规定,8度抗震设防区及以上宜采用偏心支撑钢框架结构。根据耗能梁长度的不同,
规范[8-9]把耗能梁分为剪切屈服型、弯曲剪切屈服型及弯曲屈服型。比较而言,剪切型耗能梁的承载力高、抗
侧刚度大、耗能能力好[10-12],因此目前的研究也多集中于带剪切型耗能梁的偏心支撑结构。如段留省

等[13-14]、田小红等[15]研究了不同钢材组合下偏心支撑结构的抗震性能;殷占忠等[16-17]把耗能梁从框架梁中

分离,使其作为一个独立的可替换构件,研究了耗能梁长度、加劲肋间距及焊接工艺孔对该结构体系抗震性

能的影响。
目前,中国规范基于“小震弹性”计算地震作用,一方面,设计时不考虑结构体系的延性差异,即无法考虑

偏心支撑钢框架结构延性带来的设计地震作用折减问题,导致结构地震作用取值偏大;另一方面,基于能力

设计时,需要增加非耗能构件的截面尺寸以保证耗能梁段为唯一发生塑性变形的构件,故造成了偏心支撑结

构用钢量的增加,经济性不佳。为此,吴清怡[18]、PRINZ等[19]基于减小腹板受剪面积的原理,对剪切型耗能

梁段的腹板进行开洞削弱,以减小非耗能构件的设计截面,提高其经济效益(减小用钢量)。但规范[8-9]认为

耗能梁腹板上开孔会影响其弹塑性变形能力,因此不建议对腹板进行开孔。基于此,本文提出了一种多梁形

式的耗能梁(采用变相开孔方法,以减小耗能梁腹板受剪面积)。为详细考察所提出的多耗能梁偏心支撑结

构的抗震性能,建立了8个有限元模型,分别对其进行了单调加载和循环加载分析,研究承载力、刚度及耗能

能力随耗能梁个数的变化规律。
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图1 构件几何详图

Fig.1 Componentgeometricdetails

为验证数值分析的有效性,采用ABAQUS
软件对某一单层、单跨、单榀偏心支撑钢框架结

构的滞回性能进行了模拟。试验模型高1500
mm,跨度3000mm,框架梁、耗能梁段截面为

H150×130×6×8,框架柱截面为H200×130×
6×8,支撑截面为H90×90×6×6,框架梁与框

架柱之间、支撑与框架梁之间、支撑与框架柱之

间均采用全熔透焊接连接,构件几何详图见图

1。构件均采用Q235B级钢,材性试验结果见表

1。水平荷载由1000kN液压作动器施加,规定

推方向为负,拉方向为正。试验时,采用荷载-位
移混合控制法,屈服前按50kN递增,屈服后按

nΔy 递增,每级均循环2次,直至试验模型破坏,其中Δy 为屈服位移,即荷载位移曲线出现转折时(结构屈

服)所对应的位移。

表1 材性试验结果

Tab.1 Materialtestresults

板厚/mm fy/MPa fu/MPa εy×10-3 E/MPa δ

6 308 426 1.54 201000 21.7
8 270 433 1.38 203000 19.8
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  采用壳单元S4R建模,钢材采用VonMises多线性随动强化的三折线模型,考虑Bauschinger效应,力
学性能见表1。网格划分时,为保证计算效率和计算的精度,只对耗能梁处和支撑处的网格进行细化,尺寸

约为20mm,框架梁的网格尺寸为20~150mm,框架柱的网格尺寸约为50mm,网格划分见图2a)。为模

拟试验中柱脚的约束条件,在模型中的柱脚位置设置2个参考点RP1和RP2,分别将2个垫板与2个参考点

耦合并约束其6个自由度,实现理想固端;耗能梁段的侧向约束通过令Ux=0来实现。为模拟支撑可能出现的

面外屈曲,在支撑跨中施加l/500的面外变形作为初始缺陷,l为支撑长度。加载时将荷载/位移同时施加在加

载点(RP5和RP6),加载效果与试验完全相同,且建模简便,模型的边界条件详见图2b)。

a） 网格划分
Y

X

b） 边界条件

施加初始缺陷

RP6面外约束RP5
加载点

Y
Z

加载点

图2 有限元模型

Fig.2 Finiteelementmodel

图3和表2给出了试验结果和数值分析结果。可见,有限元分析的耗能梁段和结构整体的变形总体上

与试验的基本一致,由于有限元未考虑构件的初始缺陷,不会产生疲劳断裂等问题,故有限元模型中未出现

支撑与框架梁焊缝连接处断裂等问题,而试验中出现了此现象(见图3b))。有限元的滞回曲线和骨架曲线

与试验的基本吻合,且有限元滞回曲线较试验的稳定;对于承载力来说,有限元推拉各方向的承载力均低

于试验的,且屈服荷载Py 和峰值荷载Pm 亦低于试

验的(见表2)。造成上述现象的主要原因在于:

1)有限元分析时未能充分考虑材料硬化现象;2)试
验模型中各种阻尼作用的存在;3)液压作动器进出

油时不稳定。总体上,数值模拟结果与试验结果吻

合程度较好,这表明可以采用数值方法开展偏心支

撑钢框架结构的抗震性能研究。

表2 有限元计算结果与试验值对比

Tab.2 Comparisonofnumericalsimulationresultsand
experimentalresults

方法 Py/kN Pm/kN

试验 308 514

有限元 271 459
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f） 骨架曲线e） 滞回曲线d） 试验整体变形图

c） 有限元整体变形b） 试验耗能梁段变形a） 有限元耗能梁段变形
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图3 有限元结果可靠性验证

Fig.3 Reliabilityverificationoffiniteelementresults
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2 多耗能梁模型抗震性能研究

2.1 多耗能梁有限元模型建立

本文在试验模型的基础上对耗能梁段截面进行改进,即在保证耗能梁腹板受剪面积不变的前提下,研究

多组不同个数耗能梁组合的偏心支撑结构,耗能梁个数、腹板受剪面积与耗能梁截面尺寸见表3。除耗能梁

段截面及长度(试验模型耗能梁长390mm,多耗能梁长350mm)不同之外,其他构件的截面尺寸及几何长

度同试验模型完全相同。耗能梁段与框架梁通过端板连接,经过试算分析端板厚度取20mm,耗能梁截面

示意图见图4。
表3 耗能梁段设计参数

Tab.3 Linkdesignparametertable

模型编号 耗能梁截面尺寸 耗能梁腹板受剪面积/mm2 归一化 耗能梁个数

L1 H150×130×6×8 804 1.00 1

L2 H79×80×6×6 804 1.00 2

L3 H56×80×6×6 792 0.99 3

L4 H45×80×6×6 792 0.99 4

L5 H39×80×6×6 810 1.01 5

L6 H34×80×6×6 792 0.99 6

h） L6g） L5f） L4e） L3鄄b

d） L3鄄ae） L2鄄2b） L2鄄1a） L1

图4 耗能梁截面示意图

Fig.4 Schematicoflinkcross-section

按照前述建模方法,建立了8个有限元模型,分别进行单调加载分析和循环加载分析。有限元模型中未

考虑构件的初始缺陷,当耗能梁段的 Mises应力超过材料的极限应力或模型发生较严重的屈曲、失稳而导致

计算不收敛或结构的层间位移角超过1/25等作为有限元模型的破坏准则[20]。为消除不同加载制度对结构

耗能的影响,循环加载统一采用位移控制法进行加载,初始位移值和每级位移增量均为8mm,加载至88
mm(层间位移角1/17)停止分析;单调加载时位移加载至150mm(层间位移角1/10)停止分析。

2.2 应力云图

分析结束时,单调加载各模型耗能梁段的变形(剪切变形)和结构整体变形(支撑面外失稳)基本相同,因
此本文未给出单调加载时耗能梁段和结构整体变形的应力云图。图5为循环加载时的应力云图。由图5可

知,各模型的变形主要集中在耗能梁段上(整体上为剪切变形,但耗能梁端部均出现了局部屈曲现象),其他

非耗能构件基本处于弹性状态,当加载位移较大时,除L1模型、L2-1模型和L2-2模型外,其余各组模型支

撑均出现了失稳现象,且各模型柱脚区域、支撑与框架柱连接区域略有塑性发展。各模型的端板均处于弹性

状态,未发生变形。
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g） L5 h） L6

e） L3鄄b f） L4

c） L2鄄2 d） L3鄄a

a） L1 b） L2鄄1

图5 应力云图

Fig.5 Stressnephogram
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图6 荷载-位移曲线

Fig.6 Load-displacementcurve

2.3 单调加载结果分析

图6为各模型单调加载的荷载位移曲线,图7为荷载

(屈服荷载Py、峰值荷载Pm、极限荷载Pu)、位移(屈服位

移Δy(按“通用屈服弯矩法[21]”确定)、峰值位移Δm、极限

位移Δu(承载力下降85%所对应的位移值))变化图,图7
中虚线为L1模型值,表4为各模型的特征点响应。由图6
可知,各曲线整体趋势相似,有较明显的直线段、较长的弹

塑性段,构件屈服后荷载上升幅度较大,表明结构具有较

高的安全储备。由图7a)和表4可知,Py 随着耗能梁个数

的增加而增加,L1模型Py 为372kN,L6模型Py 为408
kN,提升约9.7%,其他各组模型Py 介于两者之间;L1模

型(552kN)和L2-2模型(553kN)Pm 相近,其他各模型的

Pm 均大于前两者,L3-a模型 Pm 最大为583kN;Pu 和

Pm 变化趋势相同,除L2-2模型Pu 和Pm 略低于L1模型

外,其余各组多耗能梁模型的Pu 均高于L1模型。由图7b)和表4可知,随着耗能梁个数的增加,Δy 整体

趋势是先增大后减小,但多耗能梁Δy 均大于单耗能梁L1模型的(Δy 为10.5mm),L3-a模型Δy 最大为

16.1mm;Δu 和Δm 变化趋势相同,先增加后减小,L3-b模型Δu 和Δm 均达到最大,而L5模型和L6模型要

低于L1模型;各模型均具有较好的延性且上位移角θ均满足抗规[7]1/50的要求。
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图7 荷载、位移变化图

Fig.7 Loadanddisplacementchanges

表4 特征点响应

Tab.4 Featurepointresponse

模型编号 Py Δy θe Pm Δm Pu Δu θp μ

L1 372 10.5 1/142 559 63.7 474 68.9 1/21.7 6.56

L2-1 380 12.5 1/120 573 69.8 487 73.3 1/20.5 5.86

L2-2 377 11.9 1/126 553 69.2 470 73.4 1/20.4 6.17

L3-a 399 16.1 1/93.2 583 70.4 495 75.2 1/19.9 4.67

L3-b 384 12.0 1/125 571 73.3 485 84.7 1/17.7 7.06

L4 394 12.4 1/120 577 65.1 493 69.9 1/21.4 5.63

L5 401 11.8 1/127 575 61.4 488 66.4 1/22.6 5.62

L6 408 11.2 1/134 570 59.2 484 64.2 1/23.4 5.73

  注:Pu 取Pm 的85%;Δu 为Pu 所对应的位移。

2.4 滞回曲线

循环加载下各模型的荷载-位移曲线见图8,各模型滞回曲线均为梭形,滞回环稳定且饱满,均表现出良

好的耗能能力。由图8可知,L1模型、L2-1模型和L2-2模型在加载过程中滞回曲线未出现明显下降,L3-a
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图8 滞回曲线

Fig.8 Hysteresiscurve
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模型和L3-b模型当加载至72mm(对应层间位移角1/20.8)、L4模型当加载至64mm(对应层间位移角

1/23.4)、L5模型和L6模型当加载至56mm(对应层间位移角1/26.7)时由于支撑出现失稳,故导致承载力

出现了下降。
对于单调加载分析和循环加载分析来说,当支撑出现失稳时,模型的承载力均达到最大值,之后随着加

载位移的增加承载力出现了明显下降,见图6和图8(L1模型、L2-1模型和L2-2模型的承载力未出现明显

下降),总体上循环加载分析时各模型支撑出现失稳时的位移值与单调加载分析时的相差不大,且在支撑失

稳前,多耗能梁模式的承载力和滞回曲线包络面积均要大于单耗能梁的,表明多耗能梁模式有利于结构的抗

震性能。

2.5 骨架曲线及刚度退化曲线

图9a)为各模型的骨架曲线,图9b)为刚度退化曲线,表5为刚度退化分析,其中K0 表示结构的初始

刚度,K8 表示加载位移为8mm时结构刚度,K32表示加载位移为32mm(层间侧移角1/46)时结构刚度。
由图9a)可知,骨架曲线存在明显的线弹性段和弹塑性段,在线弹性段各模型骨架曲线重合。加载位移在

56mm之前(各个模型的支撑均未发生失稳现象)在相同的位移下L6模型和L5模型的承载力较大,L4模

型次之,其余各组模型的承载力相差较小,均小于前两者;随着加载位移的继续变大,除L1模型、L2-1模型

和L2-2模型外,其余各模型由于支撑出现失稳而导致承载力出现了明显下降。由图9b)和表5可知,L1
模型的K0 较大,其余各模型K0 相差较小(在4%以内),均小于L1模型的,各模型刚度退化趋势相同;当加

载位移至8mm时,L1模型的刚度退化率最大为45%,其余模型刚度退化率在34%~38%;位移加载至32
mm时,L1模型的刚度退化率最大为81%,其余各组模型的退化率在76%~79%。综上,单耗能梁K0 较大

但是刚度退化速率较快,多耗能梁的K0 略小却可以有效延缓刚度退化的速率。
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图9 骨架曲线及刚度退化曲线

Fig.9 Skeletoncurveandstiffnessdegradationcurve

表5 刚度退化分析

Tab.5 Stiffnessdegradationanalysis

模型编号 K0 K8 加载位移为8mm时刚度退化率% K32 加载位移为32mm时刚度退化率%

L1 93.7 51.5 0.45 16.9 0.81

L2-1 77.2 47.3 0.38 16.1 0.79

L2-2 77.2 47.5 0.38 16.1 0.79

L3-a 78.7 49.2 0.38 16.1 0.79

L3-b 77.2 49.8 0.35 16.1 0.79

L4 74.5 49.6 0.34 16.9 0.77

L5 75.9 49.3 0.35 17.0 0.77

L6 75.9 48.9 0.35 17.8 0.76

2.6 耗能能力

本文采用耗散总能量和等效粘滞阻尼系数来评价结构的耗能能力[21],见图10和表6。从结构耗散的总

263



第4期 于海丰,等:剪切屈服型多耗能梁K形偏心支撑钢框架抗震性能研究

L1 L2鄄1 L2鄄2 L3鄄a L3鄄b L4 L5 L6

1 800

1 500

1 200

900

600

300

0

模型编号

耗
散

能
量
/k
J 1 288

1 4501 4741 4951 5771 5331 5511 492

图10 耗散能量

Fig.10 Energyabsorption

能量来看,L2-1模型、L2-2模型、L3-a模型、L3-b
模 型 的 总 能 量 较 L1 模 型 分 别 增 加 3.95%,

2.68%,5.69%和0.2%;L4模型、L5模型、L6模

型耗散的总 能 量 较 L1模 型 分 别 减 少1.21%,

2.81%和13.67%。从等效粘滞阻尼系数he 来

看,当加载位移为Δy 时,由于多耗能梁模型的屈

服位移较大,各模型处于弹性状态,耗散能量较

少,故he 要小于L1模型;加载位移在2Δy~3Δy

时,多耗能梁模型的he 基本上和L1模型相差不

大;而当加载位移增至4Δy~11Δy 时,整体上多耗

能梁模型的he 要大于L1模型,但由于加载后期

L5模型、L6模型支撑的面外失稳对结构耗能能力影响较大,故he 要明显小于L1模型。综上,多耗能梁模

型在加载前期耗能能力并未得到充分提升,但在加载后期其耗能能力表现较好,总体上要好于单耗能梁L1
模型。

表6 等效粘滞阻尼系数

Tab.6 Equivalentviscousdampingcoefficient

加载等级
he

L1 L2-1 L2-2 L3-a L3-b L4 L5 L6

Δy 0.220 0.164 0.167 0.162 0.161 0.150 0.147 0.138

2Δy 0.325 0.327 0.331 0.329 0.336 0.327 0.332 0.325

3Δy 0.405 0.401 0.401 0.399 0.401 0.401 0.400 0.393

4Δy 0.432 0.430 0.435 0.445 0.449 0.448 0.442 0.437

5Δy 0.430 0.444 0.456 0.453 0.457 0.458 0.450 0.448

6Δy 0.429 0.466 0.471 0.454 0.462 0.466 0.458 0.457

7Δy 0.433 0.472 0.472 0.455 0.458 0.453 0.507 0.560

8Δy 0.438 0.477 0.471 0.448 0.443 0.438 0.453 0.448

9Δy 0.439 0.462 0.454 0.437 0.426 0.559 0.438 0.423

10Δy 0.436 0.439 0.434 0.434 0.458 0.464 0.433 0.423

11Δy 0.437 0.418 0.412 0.543 0.492 0.443 0.421 0.422

3 结 论

本文在试验模型的基础上对耗能梁截面进行了改进,通过ABAQUS建立了8个多耗能梁有限元模型,
并对之进行了单调加载和循环加载分析,在本文分析的范围内可以得到如下结论。

1)数值模拟结果与试验结果吻合程度较好,表明可以采用数值分析的方法对偏心支撑结构进行抗震性

能研究。

2)多耗能梁偏心支撑结构能够提高结构的承载力、屈服位移以及耗能能力,而结构的初始刚度要明显小

于单耗能梁模型,各多耗能梁模型的初始刚度相差不大,但多耗能梁模型能够延缓结构的刚度退化速率。

3)L2-1和L2-2,L3-a和L3-b两组模型的初始刚度、屈服荷载、耗能能力等相差较小,且滞回曲线的饱

满程度也基本一致,表明不同的布置形式对两耗能梁模型及三耗能梁模型的抗震性能影响较小。

4)结合对结构承载力、刚度、耗能能力等因素的分析,建议多耗能梁个数为2—4个,此时结构的抗震性

能最佳。
总体上,本文所提出的剪切型多耗能梁模型能够提高结构的抗震性能,建议实际工程中加以采用。
本文只分析了不同的耗能梁个数对结构抗震性能的影响,今后可在多耗能梁模式的基础上针对耗能梁

在端板上具体的布置位置及端板厚度等方面进行研究。
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