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摘要:K形高强钢组合偏心支撑(K-HSS-EBF)是指耗能连梁和支撑采用Q345钢,而框架梁、框架

柱采用高强度钢(如Q460)。为研究其在罕遇地震作用下的抗震性能,在试验研究的基础上,采用

直接基于位移的抗震设计方法设计了5层、8层和12层算例,分别进行静力推覆分析和动力弹塑

性分析,研究高强钢组合偏心支撑钢框架在罕遇地震作用下层间侧移分布和破坏模式。研究结果

表明:直接基于位移的抗震设计方法设计的算例在罕遇地震作用下,结构的层间侧移满足我国现行

抗震规范的要求,结构呈理想的渐进式梁铰屈服机构,并证明该设计方法的合理性和可靠性。
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Abstract:LinksandbracesuseQ345steel,whileotherstructuralmembersusehighstrength
steel(e.g.Q460steel).Inparticular,thisisusedinhighstrengthsteelcombinationeccentrically
bracedframes(HSS-EBFs),asitimproveseconomicefficiencyduetoitsweightandhigh
strength.Inthispaper,inordertostudytheirseismicperformance,fourgroupsofHSS-EBFs
weredesignedusingthedirectdisplacement-baseddesign(DDBD)methodandincluded5-,8-,

and12-storystructures.Nonlinearpushoveranalysisanddynamicelastoplasticanalysiswereper-
formedonalldesigns,andinter-storydriftandfailuremodesunderrareearthquakeeventsstud-
ied.Theresultsshowthattheinter-storydriftssatisfythedeformationrequirementoftheseismic
codeunderrareearthquakesandtheK-HSS-EBFstructurepresentsanidealprogressivelyplastic
mechanism,provingthatthisnewdesignmethodisreasonableandreliable.
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0 引言

偏心支撑钢框架兼有中心支撑钢框架的抗侧刚

度和抗弯钢框架的良好延性。其作用机理是在地震

作用下通过耗能连梁的非弹性变形消耗地震能量,
保证其他构件不屈曲或屈曲在后[1-3]。偏心支撑结

构是采取放大内力方法进行传统设计,这势必造成

非耗能构件(如框架梁、框架柱)的截面过大[4-5],而
高强钢组合偏心支撑很好地解决了这个问题,它是

指耗能连梁采用普通钢材(如Q345),框架梁和框架

柱等非耗能构件采用高强度钢材(如Q460),从而减

小构件截面,节省钢材,获得可观的经济效益。
本课题组对多层高强钢组合 K形偏心支撑进

行了振动台试验研究。研究表明,多层高强钢组合

K形偏心支撑在地震作用下具有良好的抗震性能。
本文采用直接基于位移(DDBD)的抗震设计方法设

计三组算例,并利用SAP2000非线性有限元软件对

算例进行静力推覆分析和动力弹塑性分析,评估结

构的抗震性能,进而验证DDBD设计方法的合理性

和可靠性。

1 试验概况与有限元验证

1.1 试验试件及加载工况

试验为三层单跨两榀的1:2缩尺 K-HSS-EBF
空间模型试件振动台试验。试件跨度2.825m,层
高1.8m,C30楼板厚80mm(图1)。耗能梁段、支
撑采用Q345B钢,框架梁、柱采用 Q460C钢,钢材

力学性能参数如表1所列。耗能梁段长350mm,
均为剪切屈服型(eVp/Mp=1.06,Vp 和Mp 分别为耗

能梁段的塑性抗剪承载力和塑性受弯承载力),各构

件之间均采用焊接连接,构件截面尺寸如表2所列。

图1 模型尺寸(单位:mm)
Fig.1 Dimensionoftheexperimentalspecimen(Unit:mm)

表1 钢材性能参数

Table1 Performanceparametersofsteel

钢材
厚度 屈服强度 极限强度 弹性模量E 伸长率

t/mm fy/MPa fu/MPa /(×105MPa) /%
Q345B 6 414.7 542.03 2.11 28.29
Q345B 10 363.8 545.8 2.01 28.74
Q460C 8 473.5 635.1 2.12 25.36
Q460C 10 516.0 691.97 2.06 23.51

表2 构件截面尺寸

Table2 Sectionsizeofthemembers
构件 截面/(mm×mm×mm×mm)

框架梁 H140×100×8×10
框架柱 H145×145×8×10
支撑 H100×100×6×10

耗能梁段 H140×100×6×10

  试件模型各层楼面及屋面均布置加速度传感器

及位移传感器,试验为单向加载,地震波输入按照加

速度从小到大的顺序进行,各工况台面输入加速度

相似比为1.2∶1。试验工况如表3所列。

表3 试验加载工况

Table3 Loadingcasesoftests
工况序号 1 2 3 4 5 6 7 8 9
地震水准 Ⅶ度多遇 Ⅷ度多遇 Ⅶ度基本 Ⅸ度多遇 Ⅷ度基本 Ⅶ度罕遇 Ⅷ度罕遇/Ⅸ度基本 Ⅸ度罕遇 -

地震波

输入顺序

El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波 El-Centro波

Taft波 Taft波 Taft波 Taft波 Taft波 Taft波 Taft波 Taft波 Taft波

兰州波 兰州波 兰州波 兰州波 兰州波 兰州波 兰州波 兰州波 兰州波

加速度
峰值/g

0.042 0.084 0.120 0.168 0.240 0.264 0.480 0.744 1.0

1.2 有限元模型及分析结果对比

为验证所用有限元分析模型的正确性,采用结

构分析软件SAP2000建立振动台试验试件的有限

元模型(图2),并对结构进行试验工况分析。表4
和表5仅给出了试验试件在Ⅷ度多遇和罕遇地震水

准El-Centro波作用下的加速度和位移有限元计算

值与实测值的比较。研究结果表明,有限元计算结

果与试验结果较为接近,因此可利用有限元软件

SAP2000来进行本文所有模型的分析。
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表4 有限元计算最大加速度与试验结果比较

Table4 Comparisonbetweenthemaximumaccelerationcalculatedbyfiniteelementmethodandtestresults

工况 加速度峰值/g
二层加速度/g

分析值 实测值 误差/%

三层加速度/g
分析值 实测值 误差/%

屋面加速度/g
分析值 实测值 误差/%

Ⅷ度多遇 0.084 0.11 0.10 9.09 0.14 0.13 7.14 0.20 0.19 5
Ⅷ度罕遇 0.480 0.62 0.58 6.45 0.88 0.82 6.82 1.18 1.15 2.54

表5 有限元计算最大相对位移与试验结果比较

Table5 Comparisonbetweenthemaximumresultsrelativedisplacementcalculatedbyfiniteelementmethodandtest

工况 加速度峰值/g
二层位移/mm

分析值 实测值 误差/%

三层位移/mm
分析值 实测值 误差/%

屋面位移/mm
分析值 实测值 误差/%

Ⅷ度多遇 0.084 1.10 1.13 2.7 1.86 2.04 8.8 1.51 1.41 6.6
Ⅷ度罕遇 0.480 6.40 5.98 6.6 9.77 9.22 5.6 6.75 6.55 3.0

图2 试验试件有限元模型

Fig.2 Thefiniteelementmodeloftestspecimen

2 分析模型

2.1 直接基于位移的抗震设计方法

本课题组针对偏心支撑结构体系提出了直接基

于位移的抗震设计方法(directdisplacement-based
design,以下简称DDBD)。此方法的核心理念是用

单自由度体系代替多自由度体系,并通过单自由度

体系的结构特征来研究多自由度体系。采用DDBD
方法设计偏心支撑结构的设计过程为:

(1)确定算例结构的性态水准,主要研究高强

钢组合偏心支撑结构在罕遇地震作用下的性能研

究;
(2)确定算例结构等效单自由度体系的等效质

量和等效高度,根据文献[6]中提供的方法得到He;
(3)根据文献[6]中提供的方法计算得到各算

例的目标位移为Δd;
(4)确定算例结构的等效阻尼比。国内外对等

效阻尼比的研究很多,Blandon[7]在前人研究的基础

上,根据等能量耗散准则,提出了适合于不同恢复力

模型的等效阻尼比估算公式。结合偏心支撑结构的

恢复力特性确定其等效单自由度体系的等效阻尼比

ζe。
(5)确定结构的等效周期。根据文献[6]中提

供的方法计算得到Te。

2.2 算例概况

高强钢组合偏心支撑算例中,耗能连梁和支撑

为Q345钢,框架梁和框架柱为Q460钢;普通钢偏

心支撑算例构件材料均为 Q345钢,材料屈服强度

均取名义值,弹性模量取2.06×105MPa。算例设

计共三组,分别为5层、8层以及12层。
三组算例均位于Ⅷ度(0.3g)抗震设防区,设计

地震分组为第一组,场地类别为Ⅱ类,平面尺寸21.6
m×36.0m,柱距7.2m,层高3.6m,耗能梁段长度

900mm,采用120mm厚现浇混凝土楼板,C30混

凝土。框架柱采用箱形截面,其他构件截面均采用

焊接 H 型 钢,翼 缘 为 焰 切 边。楼 面 恒 载 取5.0
kN/m2(包括楼板自重),活载取2.0kN/m2,屋面恒

载取6.0kN/m2,上人屋面活荷载取2.0kN/m2,雪
荷载0.35kN/m2,基本风压0.35kN/m2。算例平

面布置如图3所示,由2.1节得到的设计参数列于

表6。

图3 算例平面布置图(单位:mm)
Fig.3 Planviewoftheexample(Unit:mm)

086                     地 震 工 程 学 报                 2016年



表6 三组算例的设计参数

Table6 Designparametersofthreeexamples

参数
楼层

5层 8层 12层

等效高度 He/m 15.6 22.5 30.3
目标位移Δd/mm 93.2 166.8 215.5
等效阻尼比ζe 0.182 0.165 0.161
等效周期Tc/s 1.17 1.83 2.38

2.3 算例截面

通过直接基于位移设计得到的三组 K形偏心

支撑钢框架的截面尺寸列于表7~表9。

3 静力推覆分析

3.1 能力曲线

采用Pushover分析方法对三组算例进行抗震

性能评估,其中水平荷载采用倒三角分布模式,得到

结构基底剪力与框架顶点侧移的能力曲线(图4)。
限于篇幅,本文仅列出5层算例荷载位移曲线及其

转化成能力谱曲线的过程。为确定其能够代表结构

抗震性能的目标位移,需要将图4中的荷载位移曲

线转化成能力谱曲线,以此求解算例结构的性能点。

表7 5层构件截面(单位:mm)

Table7 Membersectionsof5-storyStructure(Unit:mm)

层数 框架梁截面 耗能梁截面 框架柱截面 支撑截面 eVp/Mp

5 H310×140×6×12 H360×140×6×12 □300×300×16 H200×200×10×18 1.21
4 H370×160×10×16 H400×160×8×14 □350×350×16 H220×220×10×18 1.23
3 H430×180×10×16 H430×180×10×16 □400×400×16 H250×250×10×18 1.23
2 H480×180×10×16 H490×180×10×16 □460×460×16 H250×250×10×18 1.09
1 H510×180×10×16 H520×180×10×16 □460×460×16 H250×250×10×18 1.04

表8 8层构件截面(单位:mm)

Table8 Membersectionsof8-storystructure(Unit:mm)

层数 框架梁截面 耗能梁截面 框架柱截面 支撑截面 eVp/Mp

8 H440×200×10×16 H490×180×10×16 □400×400×16 H240×240×12×18 1.09
7 H500×200×10×16 H500×200×12×18 □400×400×16 H240×240×12×18 1.13
6 H530×220×10×16 H570×200×12×18 □450×450×16 H260×260×12×18 1.00
5 H490×240×12×18 H540×240×14×20 □450×450×16 H300×300×12×18 1.08
4 H520×240×12×18 H580×240×14×20 □550×550×20 H300×300×12×18 1.02
3 H540×240×12×18 H610×240×14×20 □550×550×20 H300×300×12×18 0.97
2 H550×240×12×18 H630×240×14×20 □610×610×22 H300×300×12×18 0.94
1 H560×240×12×18 H640×240×14×20 □610×610×22 H300×300×12×18 0.93

表9 12层构件截面(单位:mm)

Table9 Membersectionsof12-storystructure(Unit:mm)

层数 框架梁截面 耗能梁截面 框架柱截面 支撑截面 eVp/Mp

12 H320×150×6×12 H340×160×6×12 □500×500×18 H220×220×10×16 1.28
11 H340×180×8×14 H380×180×8×14 □500×500×18 H220×220×10×16 1.28
10 H380×160×10×16 H400×180×10×16 □500×500×18 H220×220×10×16 1.31
9 H420×160×10×16 H440×180×10×16 □500×500×18 H220×220×10×16 1.21
8 H500×200×12×18 H480×200×10×16 □600×600×20 H260×260×12×18 1.11
7 H510×200×12×18 H500×200×12×18 □600×600×20 H260×260×12×18 1.07
6 H520×200×12×18 H520×200×12×18 □600×600×20 H260×260×12×18 1.04
5 H530×200×12×18 H540×200×12×18 □600×600×20 H260×260×12×18 1.00
4 H540×200×12×18 H580×200×12×18 □700×700×22 H300×300×14×20 0.94
3 H540×200×12×18 H580×200×12×18 □700×700×22 H300×300×14×20 0.94
2 H550×200×12×18 H600×200×12×18 □700×700×22 H300×300×14×20 0.91
1 H550×200×12×18 H620×200×12×18 □700×700×22 H300×300×14×20 0.88

  (1)利用式(1)、式(2)分别计算出结构顶层的

一阶振型参与系数γ1=20.5和第一振型的有效质

量M1=4.5×106kg;
γ1=
∑
n

i=1
miϕi1

∑
n

i=1
miϕ2

i1

(1)
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M1=
(∑

n

i=1
miϕi1)2

∑
n

i=1
miϕ2

i1

(2)

式中:mi 为楼层的质量;ϕi1为基本振型在i楼层的

振幅值;n 为楼层数;M1 为基本振型下的有效质量;

γ1 为基本振型的参与系数。
(2)由式(3)、式(4)将图4中的荷载位移曲线

转化为能力谱曲线;

Sa=
V
M1

(3)

Sd=
Δ

γ1ϕn1
(4)

式中:V 为结构的基底剪力;Δ 为结构的顶点位移;

ϕn1为基本振型在顶层的振幅值。

图4 5层算例的能力曲线

Fig.4 Capacitycurveof5-storymodel

(3)由式(5)将《建筑抗震设计规范》GB50011-
2010[8](以下简称《抗规》)中的标准反应谱曲线分别

转化为弹性(ζe=ζ0=0.05)需求谱和弹塑性(ζe=ξ0
+ξh)需求谱曲线;

Sd=
T2

2π2
αg (5)

式中:α为地震影响系数;g 为重力加速度,取g=
9.8m/s2。

(4)将上述得到的能力谱曲线和需求谱曲线在

同一坐标系中绘出,两条曲线的交点即为所求的性

能目标Δ5=121.4mm(Δ8=160.0mm、Δ12=270.8
mm),如图5所示。其中,Δ5 表示5层算例性能点

处结构顶点的位移,以此类推。
(5)将上述得到的性能目标代回算例的能力曲

线中,根据Push-over各步的计算结果,进一步得到

结构此时的层间侧移角(表10)。

图5 性能点的确定

Fig.5 Determinationoftheperformancepoint

表10 各算例的层间侧移角

Table10 Interstorydriftanglesoftheexample

楼层
层间侧移角/%

5层算例 8层算例 12层算例

1 0.38 0.39 0.34
2 0.68 0.75 0.73
3 0.78 0.87 0.90
4 0.83 0.82 0.96
5 0.75 0.74 0.98
6 - 0.55 0.94
7 - 0.48 0.87
8 - 0.35 0.83
9 - - 0.82
10 - - 0.74
11 - - 0.63
12 - - 0.523

  如表10所列,结构达到性能点时,层间侧移角

均远小于《抗规》中的弹塑性层间侧移角限值2%,
说明结构有足够的安全储备以保证不倒塌。

3.2 塑性铰分布

图6给出了三组偏心支撑结构达到极限变形状

态时的塑性铰分布。由图可知,经DDBD方法设计

的算例模型的破坏模式:在耗能连梁上均出现塑性

铰,框架梁作为抗震设防的二道防线两端受弯屈服,
偏心支撑结构呈现出理想的破坏模式。

4 时程分析

偏心支撑结构体系依据DDBD方法设计,主要

是在罕遇地震作用下进行耗能连梁截面的确定,故
三组算例进行设计条件下的罕遇地震水准的时程分

析,结果更具可靠性。

4.1 地震波选取

三组算例具有相同的场地条件和特征周期,根
据《抗规》,地震波要符合三要素:频谱特性、有效峰
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值和持续时间。地震波选取依据算例地震分组与场

地类别条件,从太平洋地震工程研究中心(http://

peer.berkeley.edu/smcat/)严格筛选8条天然地震

波,每条地震波的频谱特性各不相同。天然波属性

列于表11。

图6 算例破坏模式

Fig.6 Failuremodesoftheexamples

表11 地震记录

Table11 Groundmotionrecords
序号 地震波 地震事件 台站 记录/分量 M R/km PGA/g PGV/(cm·s-1)
1 P0006 ImperialValley 117ElCentroArray#9 IMPVALL/I-ELC180 7.0 8.3 0.313 29.8
2 P0016 KernCounty 1095TaftLincolnSchool KERN/TAF021 7.4 41.0 0.156 15.3
3 P1461 Chi-Chi,Taiwan TCU095 ChiChi/TCU095-W 7.6 43.4 0.379 62.0
4 P0883 Northridge 24278Castaic-OldRidgeRoute NORTHR/ORR090 6.7 20.1 0.568 52.1
5 P0764 LomaPrieta 47006Gilroy-GavilanColl LOMAP/GIL067 6.9 10.0 0.357 28.6
6 P0816 Landers 22170JoshuaTree LANDERS/JOS000 7.3 11.0 0.274 27.5
7 P1043 KobeJapan 0KJMA KOBE/KJM090 6.9 1.0 0.599 74.3
8 P0729 SuperstitnHills 01335ElCentroImp.Co.Cent SUPERST/B-SUP135 6.5 5.6 0.894 42.2

4.2 典型的失效模式

限于文章篇幅,本文仅列出ElCentro波作用

下结构的塑性铰分布状态(图7)。

  由图7可知,偏心支撑结构体系在地震波作用

下耗能连梁发挥了主要的耗能作用,结构受力状态

基本为耗能梁段进入塑性,而其余构件大都处于弹

性状态,表明结构在罕遇地震作用下具有足够的安

全储备,符合多道抗震设防的原则。

图7 算例破坏模式

Fig.7 Failuremodesoftheexamples

4.3 层间侧移

各算例的层间侧移包络图如图8所示。结构在

罕遇地震作用下,层间侧移角沿结构高度方向分布

较均匀,说明结构的弹塑性变形沿高度方向趋于均

匀,使得各层耗能梁段均能参与耗能,符合 DDBD
的设计 理 念;结 构 各 层 侧 移 角 分 布 在0.18%~
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0.78%间,均小于抗震规范规定的弹塑性层间侧移

角限值 H/50(2%)。

图8 算例的层间侧移角

Fig.8 Interstorydriftanglesofeachexample

5 结论

本文在多层高强钢组合 K形偏心支撑振动台

试验研究的基础上,依据直接基于位移的抗震设计

方法设计了三组高强钢组合偏心支撑,并分别进行

了结构的静力推覆分析和动力弹塑性分析,得出结

论如下:
(1)直接基于位移的性态设计方法设计的高强

钢组合 K形偏心支撑钢框架破坏模式为耗能连梁

呈剪切屈服,边框梁受弯屈服及柱根部进入塑性作

为性能极限状态。满足性能目标和设计原则:耗能

连梁作为主要的耗能构件进入塑性耗能,而其他构

件保持弹性。因此,高强度钢材可以在抗震设防区

的建筑中应用推广。
(2)本文算例结构具有较强的水平抗侧能力,

且满足罕遇地震水准下结构变形的规范要求,最终

呈现理想的梁铰破坏机构,从而验证了DDBD性态

设计方法的合理性和可靠性。同时该设计方法具有

概念清晰、操作简单等优点。
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