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梁柱半刚性连接对钢结构整体抗震性能的影响研究

杜俊　印真　陈力奋

（复旦大学力学与工程科学系，上海　２００４３３）

摘要　本文研究空间钢结构力学模型中，梁柱之间纯刚性连接和不同程度的半刚性连接对整体结构抗震性

能的影响．以一阶横向振动周期、结构梁柱轴力比和层间位移限角为评价指标，在实测地震波的激励下，采

用ＡＮＳＹＳ软件分析横向弯曲和轴向扭转刚度对塔形钢结构整体抗震性能的影响．仿真分析表明，横向弯曲

刚度对结构抗震性能的影响显著，从而为钢结构建筑的设计和分析提供参考．
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引 言

在传统钢结构分析设计中，梁柱连接处的力学

模型常简化为固接或铰接的理想情形．然而，大量
实验表明［１，２］，真实结构的梁柱连接应该是具有有

限刚度的，设计中简化成固接或铰接的分析结果往

往会与真实情况有较大的差异［３］．在梁柱连接处，
不同的刚度系数会对结构的自振周期产生很大影

响，进一步影响建筑结构的抗震性能［４］．因此，为了
反映结构的真实力学行为，有必要建立反映梁柱连

接处有限刚度的力学模型，并分析不同的参数选取

对结构抗震性能的影响．
近二十几年来，对于梁柱的半刚性连接，国内

外学者在理论和实验上均开展了相关的研究．Ｂｊｏ
ｒｈｏｖｄｅ等［５］于１９９０年最早提出梁柱连接处力学行
为应介于固接和铰接之间；Ａ．Ｎ．ＴＩｈａｄｄｏｕｄｅｎｅ和
Ｍ．Ｓａｉｄａｎｉ［６］建立了半刚性连接的理论计算模型及
其刚度矩阵；ＭｏｈａｍｅｄＡ．Ｄａｂａｏｎ和 ＭｏｈｍｏｕｄＨ．
ＥＩＢｏｇｈｄａｄｉ［２］通过实验研究了空间钢结构梁柱半
刚性连接在静载下的力学行为；马翠玲等［７］通过仿

真进行了平面结构下的半刚性框架抗震分析；周楠

楠［８］等通过实验和仿真建模，分析了平面半钢性连

接的非线性因素对钢框架的滞回性能；王新武［９］等

研究了空间钢框架的静力承载性能与节点刚度的

关系．迄今为止，从已发表的文献来看，对梁柱半刚

性连接问题的研究，大部分侧重于局部模型的仿真

分析和试验验证，整体结构的抗震分析则大都限于

平面模型．
本文利用有限元ＡＮＳＹＳ软件构建空间半刚性

连接的仿真模型，在空间梁柱连接处转角自由度上

设置３个ＣＯＭＢＩＮ１４单元来模拟３个方向上的转
角刚度，通过改变转角刚度的大小进行半刚性分

析，利用完全瞬态分析法（弹性时程分析法）对某

塔型钢结构建筑进行固有特性和抗震性能分析，研

究空间结构中梁柱连接部位刚度系数对于结构自

身抗震性能的影响．

１　钢结构建筑的力学模型

１．１　半刚性连接仿真模拟有效性验证

图１所示为一平面门式钢框架［５］，层高６ｍ，横
跨１６ｍ，支座固接，端部和跨中分别受水平和竖向
载荷１０ＫＮ和１００ＫＮ．

文献［５］通过理论分析研究了该平面钢结构
梁柱连接处的有限刚度对弯矩的影响．在线性假设
下，梁柱连接处端部弯矩Ｍｒ和梁柱相对转角 θｒ的
关系可表示为：

θｒ＝ｆｒ·Ｍｒ （１）
其中ｆｒ为半刚性连接有限转角的柔度系数．

图２中Ｖｉ，Ｖｊ为单元端部横向反力，Ｕｉ，Ｕｊ为
单元端部轴向反力，Ｍｉ，Ｍｊ为单元端部弯矩；记单
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元局部坐标下广义坐标向量为：ｑ→ｅ＝（ｕｉ　ｖｉ　θｉ　

ｕｊ　ｖｊ　θｊ）
Ｔ，ｖｉ，ｖｊ为单元端部横向挠度，ｕｉ，ｕｊ为单

元端部轴向位移；Ｌ为单元长度．不考虑单元所受
集中荷载，可以得到受力平衡方程：

Ｖｉ＋Ｖｊ＝０

Ｍｉ＋Ｍｊ－ＶｊＬ＝０

Ｕｉ＋Ｕｊ＝
{

０

（２）

图１　某平面门式钢框架计算简图

Ｆｉｇ．１　Ｐｌａｎｅｐｏｒｔａｌｆｒａｍｅ

图２　梁柱连接处端部弯矩和转角的关系

Ｆｉｇ．２　Ｒｅｌａｔｉｏｎｂｅｔｗｅｅｎｍｏｍｅｎｔａｎｄｒｏｔａｔｉｏｎｉｎｔｈｅｃｏｎｎｅｃｔｉｏｎ

单元端部转角 θｉ，θｊ由三部分组成：单元刚体

转角位移
ｖｉ－ｖｊ
Ｌ ，半刚性连接产生的梁柱相对转角

位移ｆｒＭｒ，以及单元弯曲所产生的弹性转角位移 ±
Ｍｉ
３ω
－
Ｍｊ
６( )ω．由此，可得变形协调条件：
θｉ＝
ｖｉ－ｖｊ
Ｌ ＋ｆｉＭｉ＋

Ｍｉ
３ω
－
Ｍｊ
６ω

θｊ＝
ｖｉ－ｖｊ
Ｌ ＋ｆｊＭｊ＋

Ｍｊ
３ω
－
Ｍｉ
６ω

Ｕｉ＝
ＥＡ
Ｌ（ｕｉ－ｕｊ）

Ｕｊ＝－
ＥＡ
Ｌ（ｕｉ－ｕｊ















 ）

（３）

其中：ω＝ＥＩＬ表示单位长度的弯曲刚度．

由式（２）、（３）可推出局部坐标系下单元刚度矩阵：

Ｋｅ＝

ＥＩ
Ｌ ０ ０ －ＥＩＬ ０ ０

０ ｋ１１ ｋ１２ ０ ｋ１３ ｋ１４
０ ｋ２１ ｋ２２ ０ ｋ２３ ｋ２４

－ＥＩＬ ０ ０ ＥＩ
Ｌ ０ ０

０ ｋ３１ ｋ３２ ０ ｋ３３ ｋ３４
０ ｋ４１ ｋ４２ ０ ｋ４３ ｋ

























４４

（４）

其中：

ｋ１１＝
３６ω［１＋（ｆｉ＋ｆｊ）ω］

Ｌ２［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ１２＝
１８ω（１＋２ｆｊω）

Ｌ［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ１３＝－
３６ω［１＋（ｆｉ＋ｆｊ）ω］

Ｌ２［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ１４＝－
１８ω（１＋２ｆｊω）

Ｌ［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ２２＝
１２ω（１＋２ｆｊω）

４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１

ｋ２３＝
１８ω（１＋２ｆｊω）

Ｌ［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ２４＝
６ω

４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１

ｋ３３＝
３６ω［１＋（ｆｉ＋ｆｊ）ω］

Ｌ２［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ３４＝
１８ω（１＋２ｆｉω）

Ｌ［４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１］

ｋ４４＝
１２ω（１＋２ｆｉω）

４（１＋３ｆｉω）（１＋３ｆｊω）－１

由此可计算出考虑梁柱连接半刚性特性的结

构静力学行为．
表１　梁柱节点弯矩仿真对比表

Ｔａｂｌｅ１　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎｏｆｔｈｅｏｒｅｔｉｃａｌａｎｄｓｉｍｕｌａｔｉｏｎ

ｒｅｓｕｌｔｓｏｆｃｏｎｎｅｃｔｉｏｎｍｏｍｅｎｔ

Ｎｏｄｅ　Ｍｏｍｅｎｔｓ
Ｔｈｅｏｒｅｔｉｃａｌ
／（ｋＮ·ｍ）

Ｓｉｍｕｌａｔｉｏｎ（ＡＮＳＹＳ）
／（ｋＮ·ｍ）

ｅｒｒｏｒ

Ｍ１３ ３１．９ ３１．６７８ ０．７％
Ｍ３１ ９３．７ ９３．６４８ ０．０５％
Ｍ２４ ７１．８ ７１．５３１ ０．３７％
Ｍ４２ １１３．９ １１３．８ ０．０８８％
Ｍ５４ ２９６．４ ２９６．２８ ０．０４％

　　在ＡＮＳＹＳ软件中建立图１所示的平面门式钢
框架有限元仿真模型，采用ＣＯＭＢＩＮ１４单元模拟梁
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柱连接的半刚性特征．为了验证该仿真方法的有效
性，对比理论计算值［５］和仿真结果，如表１所示，不
难发现，采用 ＡＮＳＹＳ软件中的 ＣＯＭＢＩＮ１４单元可
以有效地模拟钢结构梁柱的半刚性连接特性．（Ｍ１３
指图２中１３段梁上靠近节点１的端部弯矩）．
１．２　模型基本参数

本文采用的分析模型是文献［１０］中的某 １５
层钢结构建筑，结构总高４７米，首层层高为５米，
标准层层高为３米，结构侧立面和标准层平面，如
图３所示；图４为有限元模型及模型细节；主要梁、

图３　结构侧立面图　　图４　仿真模型图

和标准层平面图　　　及模型细部图

Ｆｉｇ．３　ＳｔｒｕｃｔｕｒａｌｓｉｄｅＶｉｅｗａｎｄｔｈｅ　Ｆｉｇ．４　Ｓｉｍｕｌａｔｉｏｎｍｏｄｅｌａｎｄ

ｆｌｏｏｒｐｌａｎｏｆｓｔａｎｄａｒｄｌａｙｅｒ　　ｉｔｓｐａｒｔｉａｌｄｅｔａｉｌｓ

表２　结构主要梁柱型钢表
Ｔａｂｌｅ２　Ｔｈｅｍａｉｎｓｅｃｔｉｏｎｓｏｆｔｈｅｃｏｌｕｍｎｓａｎｄｂｅａｍｓ

Ｓｔｏｒｙ
Ｂｅａｍ Ｃｏｌｕｍｎ

Ｅｘｔｅｒｉｏｒ Ｉｎｔｅｒｉｏｒ Ｅｘｔｅｒｉｏｒ Ｉｎｔｅｒｉｏｒ
１５ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ２７０ ＨＥＢ１８０ ＨＥＢ２００
１４ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３００ ＨＥＢ１８０ ＨＥＢ２００
１３ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３００ ＨＥＢ１８０ ＨＥＢ２００
１２ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３００ ＨＥＢ１８０ ＨＥＢ２００
１１ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３３０ ＨＥＢ１８０ ＨＥＢ２００
１０ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３３０ ＨＥＢ２００ ＨＥＢ２２０
９ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３３０ ＨＥＢ２００ ＨＥＢ２４０
８ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３６０ ＨＥＢ２００ ＨＥＢ２８０
７ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３６０ ＨＥＢ２００ ＨＥＢ３００
６ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３６０ ＨＥＢ２２０ ＨＥＢ３２０
５ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ３６０ ＨＥＢ２２０ ＨＥＢ３６０
４ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ４００ ＨＥＢ２２０ ＨＥＢ４００
３ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ４００ ＨＥＢ２４０ ＨＥＢ４５０
２ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ４００ ＨＥＢ２４０ ＨＥＢ５００
１ ＩＰＥ２７０ ＩＰＥ４００ ＨＥＢ２６０ ＨＥＢ６００

柱结构截面为标准型钢，见表２；所受荷载有：恒荷
载标准层为４．１１ｋＮ／ｍ２，顶层为３．１７ｋＮ／ｍ２，活荷

载标准层为３ｋＮ／ｍ２，顶层为０．７ｋＮ／ｍ２．结构的抗
震设防烈度为８度（０．２ｇ），Ⅱ类场地，第二组．
１．３　抗震性能评价标准

本文建模使用 ＡＮＳＹＳ有限元仿真软件，并用
ＭＡＴＬＡＢ进行计算数据的处理．

梁柱单元采用 ＢＥＡＭ１８８，根据截面设置不同
的工字型梁柱，所用型钢为欧洲标准 ＩＰＥ和 ＨＥＢ，
如表２所示；楼板单元采用 ＳＨＥＬＬ６３，材料为混凝
土；梁柱连接处使用 ＣＯＭＢＩＮ１４单元，设置刚度 ｋ，
作为梁柱半刚性连接有限转角的刚度系数．

钢结构的抗震评判分别选取了欧标中的楼层

轴力比和国标中的楼层层间位移限角．根据欧洲钢
结构抗震标准３，首先采用每一层的梁和柱在受到
地震荷载作用下出现的最大轴力与梁柱本身的屈

服轴力之比，即
Ｎｉｍａｘ
Ｎｂｕｃｋｌｉｎｇ

≤１，（Ｎｉｍａｘ为楼层每一层中

梁柱最大轴力值，Ｎｂｕｃｋｌｉｎｇ为型钢屈服轴力）作为钢

结构抗震性能的评价指标［１１］；此外，根据 ＧＢ５００１１
－２０１０中５．５．１中的弹性层间位移，即 Δｕ≤［θ］ｈ
（Δｕ为弹性层间位移，θ为弹性层间位移角限值，ｈ

为层高），其中对于多、高层钢结构θｅ≤
１
２５０，作为抗

震评判标准［１２］．
表３　两种固接情形前９阶振动周期对比

Ｔａｂｌｅ３　Ｔｈｅｆｉｒｓｔｎｉｎｅ－ｏｒｄｅｒｎａｔｕｒａｌｐｅｒｉｏｄｓｂｅｔｗｅｅｎ

ｔｗｏｒｉｇｉｄｃｏｎｄｉｔｉｏｎｓ

ＣｏｎｎｅｃｔｉｏｎＰｅｒｉｏｄ／（ｓ） Ｒｉｇｉｄ Ｓｅｍｉ－ｒｉｇｉｄ（ｋ＝１０１２Ｎ·ｍ）

１ｔｈ： ２．３３００８ ２．３３０５１
２ｔｈ： ２．３２８７２ ２．３２９２６
３ｔｈ： １．３３６８１ １．３３６９
４ｔｈ： ０．７９０６３９ ０．７９０７６４
５ｔｈ： ０．７８９８２７ ０．７９０１３９
６ｔｈ： ０．４５９２４２ ０．４５９３０６
７ｔｈ： ０．４３２８８２ ０．４３２９３８
８ｔｈ： ０．４３２４１４ ０．４３２５６３
９ｔｈ： ０．３０５００８ ０．３０５０１８

　　 建模基本过程如下：（１）建立坐标、材料参数
和型钢截面文件，并导入程序；（２）使用ＡＰＤＬ参数
化过程建立模型，进行网格划分；（３）施加重力荷
载和约束，结构与地面的连接设为固接；（４）进行
固有特性分析，计算结构的固有频率，并转化为振
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动周期；（５）进行完全瞬态分析（弹性时程分析），
选用迁安波作为地震激励输入，加载方向为水平主

方向（见图３），结构与地面连接处为加载点；（６）使
用ＭＡＴＬＡＢ对所得时程数据进行处理，得到楼层
轴力比和楼层层间位移差．

在上述有限元模型中，通过改变梁柱连接处的

单元设置，可以得到固接模型和半刚性连接模型；

将半刚性连接模型中的刚度系数ｋ设置为１０１２Ｎ·
ｍ（接近于无穷大），用来模拟半刚性连接模型中的
固接情形．分别计算两种固接模型的前９阶振动周
期和相关的抗震性能指标，如表３和图５、图６、图７
所示．

图５　前９阶振动周期曲线

Ｆｉｇ．５　Ｔｈｅｃｕｒｖｅｓｏｆｔｈｅｆｉｒｓｔｎｉｎｅ－ｏｒｄｅｒｎａｔｕｒａｌｐｅｒｉｏｄｓ

ｂｅｔｗｅｅｎｔｗｏｒｉｇｉｄｃｏｎｄｉｔｉｏｎｓ

图６　楼层中不同位置处轴力比

Ｆｉｇ．６　Ａｘｉａｌｆｏｒｃｅｒａｔｉｏｉｎｖａｒｉｏｕｓｌｏｃａｔｉｏｎｓｏｆｔｈｅｌａｙｅｒｓ

图７　三个方向层间位移限角

Ｆｉｇ．７　Ｄｒｉｆｔａｎｇｌｅｓｏｆｔｈｒｅｅｄｉｒｅｃｔｉｏｎｓ

不难发现，两种固接模型的固有特性和楼层中

不同位置（边框内柱、边框外柱、内框柱和 Ｋ－

Ｂｒａｃｅ）的轴力比及层间位移限角的变化趋于一致．
特别地，从图６中可以发现，楼层中支撑（Ｂｒａｃｅ）所
受的轴力比是最大的，因此在下面的分析中，只分

析支撑的轴力比．

２　数值分析

由于本文分析的是一塔型小高层钢结构建筑

模型，表３中的固有特性分析呈现出两个横向弯曲
周期几乎相等．根据转角方向与构件的几何关系，
梁柱连接处三个方向的转角刚度可以分为：

１）沿构件长度方向的轴向扭转刚度，设为ｋ１；
２）垂直于构件的两个横向弯曲刚度，均设为ｋ２．
下面分析ｋ１和ｋ２同时变化和分别变化时，对

结构整体抗震性能的影响．
２．１　ｋ１和ｋ２同步变化

当ｋ１，ｋ２同时变化时，改变范围从ｋ＝１０
２Ｎ·ｍ

到ｋ＝１０１２Ｎ·ｍ（取３０个点），结构的一阶横向振
动周期变化见图８，层间位移限角见图９，梁柱轴力
比见图１０．从中不难看出，当ｋ１，ｋ２同时变化时，一
阶横向周期、层间位移限角和梁柱轴力比，在 ｋ１＝

ｋ２＝ｋ＝１０
４Ｎ·ｍ至 ｋ１＝ｋ２＝ｋ＝１０

８Ｎ·ｍ时，变化
较大．

图８　ｋ１和ｋ２同时变化时的第一阶横向周期

Ｆｉｇ．８　Ｃｈａｎｇｅｏｆｔｈｅｆｉｒｓｔ－ｏｒｄｅｒｌａｔｅｒａｌｎａｔｕｒａｌｐｅｒｉｏｄ

ｗｉｔｈｔｈｅｃｈａｎｇｅｏｆｂｏｔｈｋ１ａｎｄｋ２

图９　ｋ１和ｋ２同时变化时的层间位移限角

Ｆｉｇ．９　Ｃｈａｎｇｅｏｆｄｒｉｆｔａｎｇｌｅｗｉｔｈｔｈｅｃｈａｎｇｅｏｆｂｏｔｈｋ１ａｎｄｋ２
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图１０　ｋ１和ｋ２同时变化时的Ｂｒａｃｅ轴力比

Ｆｉｇ．１０　ＣｈａｎｇｅｏｆａｘｉａｌｆｏｒｃｅｉｎＫ－ｂｒａｃｅｗｉｔｈｔｈｅ

ｃｈａｎｇｅｏｆｂｏｔｈｋ１ａｎｄｋ２

２．２　ｋ１和ｋ２分别变化
当ｋ１，ｋ２分别变化时，分为两种情况：

（１）保持ｋ１不变，ｋ２变化（各取９个点）；
（２）保持ｋ２不变，ｋ１变化（各取９个点）．

图１１　ｋ１和ｋ２分别变化时的第一阶横向周期

Ｆｉｇ．１１　Ｃｈａｎｇｅｏｆｔｈｅｆｉｒｓｔ－ｏｒｄｅｒｌａｔｅｒａｌｎａｔｕｒａｌｐｅｒｉｏｄ

ｗｉｔｈｋ１ａｎｄｋ２ｃｈａｎｇｉｎｇｓｅｐａｒａｔｅｌｙ

图１１为一阶横向振动周期变化图，从中可以
看出，横向弯曲刚度对周期变化影响较大，而轴向

扭转刚度对结构固有特性影响不大．

图１２　ｋ１和ｋ２分别变化时的层间位移限角

Ｆｉｇ．１２　Ｃｈａｎｇｅｏｆｄｒｉｆｔａｎｇｌｅｗｉｔｈｋ１ａｎｄｋ２ｃｈａｎｇｉｎｇｓｅｐａｒａｔｅｌｙ

从图１２的层间位移限角和图１３的支撑 Ｋ－
Ｂｒａｃｅ轴力比中同样可以观察到，横向弯曲刚度的

影响要远大于轴向扭转刚度．

图１３　ｋ１和ｋ２分别变化时的Ｂｒａｃｅ轴力比

Ｆｉｇ．１３　ＣｈａｎｇｅｏｆａｘｉａｌｆｏｒｃｅｉｎＫ－ｂｒａｃｅ

ｗｉｔｈｋ１ａｎｄｋ２ｃｈａｎｇｉｎｇｓｅｐａｒａｔｅｌｙ

３　结论

本文通过设置转角单元来模拟钢结构中梁柱的

半刚性连接，分析了梁柱连接处轴向扭转刚度和横

向弯曲刚度对钢结构整体抗震性能的影响．仿真结

果表明，在空间结构模型中，改变梁柱连接的转角刚

度对钢结构整体抗震性能有较大的影响，并且横向

弯曲刚度对结构抗震性能的影响比轴向扭转刚度更

为明显．本文仅考虑了梁柱连接的转角刚度，进一步
还需考虑楼板与梁柱连接刚度的半刚性特征．
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