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预制装配式部分钢骨混凝土框架梁柱中节点抗震性能试验研究
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摘要:预制装配式混凝土结构的节点连接方式是目前解决该技术推广的重点问题.提出了

预制装配式部分钢骨混凝土框架结构的概念,即把钢筋混凝土框架结构分解成柱预制构件和

梁预制构件两个部分,只在构件连接区和梁柱核心区设置钢骨,钢骨在混凝土构件中不连续,

连接区为无筋钢骨混凝土.开展了3个预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点试件的低周往

复试验,并与两个相同工况的钢筋混凝土框架中节点试件进行了对比.对2种形式5个试件

的破坏规律、滞回曲线、承载能力、刚度退化及延性进行了分析,发现预制装配式部分钢骨混

凝土试件的承载力是相同配筋的钢筋混凝土试件的3倍,承载力及刚度退化缓慢,延性和耗

能能力较好,说明装配式连接节点的设计可靠、抗震性能好,符合强节点、弱构件的抗震设计

理念,可用于预制装配式混凝土框架结构的现场装配施工.
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0 引 言

预制装配式混凝土结构设计是实现建筑结构

工业化的重要技术之一.我国在20世纪80年代

中期应用较多的装配式大板建筑、装配式墙板结

构,由于连接方式上的缺陷,到90年代逐渐被现

浇结构所取代[1].现浇混凝土的施工方法,存在工

人用量多、环境污染重、工程质量问题多等问题,
亟待改进.建筑工业化生产模式,提高了建设过程

中技术含量和工厂化生产比例,减少了劳动力用

量,增加了机械作业的工作量,是提高建筑生产效

率的有效技术之一.全国各地已建立起多处预制

装配式混凝土结构的生产制造企业,对装配式墙

板、楼板的研究和应用较多,对装配式框架结构的

研究相对较少.现有的装配式框架技术主要是通

过预留钢筋,现场后浇筑的办法实现.此类技术的

安装工艺复杂,湿作业多,不便于现场安装,未能

大规模推广.目前急需一种可以被市场接受的简

单、经济、可靠的构件之间的连接方式.本文在总

结现有连接方式[1-7]的基础上,提出预制装配式部

分钢骨混凝土框架结构的概念,即把钢筋混凝土

框架结构分解成柱预制构件和梁预制构件两个部

分,只在构件连接区段范围内和梁柱核心区设置

钢骨,钢骨在混凝土构件中不连续,连接区为无筋

钢骨混凝土.后浇混凝土作为构造需要,不必在主

体结构施工阶段实施,便于现场安装.目前国内外

尚没有对类似连接方式的研究,为充分了解此类

结构的力学性能,有效指导其推广应用,本文开展

3个预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点试件

抗震性能的低周往复试验,为了对比,还进行两个

钢筋混凝土框架结构中节点试件在相同加载条件

下的低周往复试验,通过试验,验证预制装配式部

分钢骨混凝土框架结构的抗震性能及连接节点设

计的可靠性.

1 试验概况

1.1 试验设计及加工

选取预制装配式部分钢骨混凝土框架结构梁

柱中节点的3个试件,其编号分别为SI1、SI2、



SI3.钢筋混凝土框架结构梁柱中节点的两个试件

编号分别为RI1、RI2,试件尺寸设计及钢骨配置

情况见图1.
预制装配式部分钢骨混凝土框架结构试件的

钢骨位于截面的中心位置.梁中的钢骨采用焊接

工字钢,翼缘宽度为150mm,型钢高度为260
mm,腹板和翼缘的钢板厚度均为12mm.梁连接

区采用在上下翼缘及腹板两面焊接12mm厚钢

盖板的方式连接.柱中的钢骨采用12mm厚的钢

板焊接成十字形对称,钢骨高度为230mm,翼缘

宽度为100mm,主连接区域采用在十字形钢骨

的腹板和翼缘上分别焊接12mm厚的钢盖板连

接.连接区为无筋钢骨混凝土,通过20mm厚的

转换钢板与钢筋混凝土梁内预埋的钢骨及纵向钢

筋进行连接.试件的主要参数详见表1.
钢筋混凝土框架结构试件的尺寸配筋与预制

装配式部分钢骨混凝土框架结构试件完全相同,

但未配置钢骨,未设置连接区.

图1 试件钢筋、钢骨尺寸及配置

Fig.1 Specimensizesandconfigurationsofreinforcingbarsandsteels

表1 试件的主要参数

Tab.1 Mainparametersofthespecimens

试件编号
梁宽×高/
(mm×mm)

梁纵筋数量 梁箍筋
梁内钢骨宽×高×厚/
(mm×mm×mm)

钢骨梁转换

钢板厚/mm

柱宽×高/
(mm×mm)

柱纵筋数量

SI1/SI2/SI3

RI1/RI2

250×400

250×400

3⚪18+3⚪18

3⚪18+3⚪18
ϕ6@100

ϕ6@100

150×260×12

-

20

-

350×350

350×350

4⚪22+4⚪22

4⚪22+4⚪22

试件编号 柱箍筋 核心区箍筋
柱内钢骨宽×高×厚/
(mm×mm×mm)

钢骨柱转换

钢板厚/mm

混凝土强度

等级/MPa

钢骨强度

等级/MPa

SI1/SI2/SI3

RI1/RI2
ϕ8@100

ϕ8@100

6ϕ8

6ϕ8

100×230×12

-

20

-

30

30

235

-

1.2 加载装置及加载制度

试验采用如图2所示的北京佛力系统公司开

发的电液伺服控制系统对试件进行加载,该系统

可以控制3个方向作动器进行动静态加载.试验

时柱根和柱顶分别进行固定,柱根部在X、Y、Z3
个方向均施加约束,柱顶在X、Y(水平方向)2个

方向施加约束,Z 方向(竖向)设置200t作动器,

施加竖向荷载.梁端连接带有球铰装置的作动器,
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施加竖向反对称低周往复荷载,中节点梁两端分

别安装30t和50t的作动器.

图2 加载装置

Fig.2 Loadingequipment

试验首先通过200t作动器施加竖向荷载,

基本稳定后,调整梁端的作动器至初始值为零.按

照《建筑抗震试验方法规程》(JGJ101—96)[8]中

关于拟静力试验的加载方法进行加载.加载前通

过有限元模拟计算,得出钢筋混凝土框架节点的

屈服位移为10mm,试验时采用梁端位移加载模

式,反对称加载,施加的位移分别为5mm循环1
次,10mm循环1次,20、30、40mm各循环2次,

至50mm循环时试件破坏.

1.3 数据采集

本试验主要采集的数据为(1)柱顶荷载、梁端

荷载及位移.采用FSC全数字多通道电液伺服控

制系统进行记录.每0.5s采集1次数据,包括该

时点的荷载值与加载位移值.(2)混凝土表面裂缝

观测.试验前在混凝土构件表面刷白色石灰浆,画

出50mm×50mm的方格,试验中每循环1次,

记录混凝土裂缝开展情况,并拍照留存.

1.4 材性试验

梁柱混凝土强度等级均为C30,采用自密实

商品混凝土,立方体抗压强度为33.5MPa,弹性

模量为31.1GPa.钢骨采用Q235b的钢板焊接,

梁柱 内 纵 筋 级 别 为 HRB335,箍 筋 级 别 为

HPB235.(因钢筋混凝土梁柱节点早在新版混凝

土结构设计规范出版前制好,所以钢筋级别偏

低.)材性试验结果见表2.

表2 材性试验结果

Tab.2 Testresultsofmaterialproperties

类型 级别
屈服强

度/MPa

极限强

度/MPa

弹性模

量/GPa

钢骨(厚度12mm) Q235b 275 440 206
钢骨(厚度20mm) Q235b 290 440 206

梁柱纵筋(直径22mm)HRB335 433 593 200
梁柱纵筋(直径18mm)HRB335 404 623 200
梁柱箍筋(直径8mm) HPB235 369 526 210
梁柱箍筋(直径6mm) HPB235 335 475 210

2 试验结果

2.1 试验现象及破坏机理分析

如图3(a)所示,试件SI1加载过程中,当进

行梁端位移10mm的循环时,在两侧梁的连接区

出现两条裂缝,裂缝沿梁截面竖向发展,从梁顶面

开始,长约200mm,宽小于0.1mm.梁柱节点核

心区出现斜向裂缝,长约250mm,与水平面约呈

45°,发展缓慢,裂缝宽度均未超出0.2mm.梁端

夹具区域内出现贯穿梁截面的斜裂缝,由于与钢

骨混凝土区域太近,未继续发展成破坏裂缝;当加

载至30mm位移,柱下部钢骨边缘位置出现水平

及斜向裂缝,并且开展迅速,裂缝宽度及数量都在

不断增加,最终发展成为试件破坏的主裂缝,当加

载至50mm位移时,试件沿此裂缝破坏.如表3
所示,此时两个作动器承载力的平均值是试件

RI1的2.47倍.整个试验过程中梁柱连接区的裂

缝基本未发展,未成为试件破坏的主裂缝.如图

3(b)所示,试件SI2的裂缝发展情况及试件破坏

情况与SI1基本相同,最终也为节点下部柱身破

坏,承载力平均值是试件 RI2的2.34倍.如图

3(c)所示,试件SI3在柱下部进行了钢板加固,目
的在于保证钢筋混凝土柱不被破坏的情况下,比
较梁柱连接区与梁柱核心区的强度及抗震性能.
试验结果表明试件裂缝发展规律与试件SI1、SI2
相近,柱下部由于加固未破坏,最终试件在梁连接

区发生破坏.承载力平均值是试件 RI2的2.41
倍.

如图4(a)所示,试件RI1加载过程中首先在

梁根及核心区出现裂缝,随着加载循环的增加,梁
柱核心区混凝土开裂严重,最终为核心区破坏而

失去承载能力.如图4(b)所示,试件RI2加载过

程中裂缝开展情况与RI1相近,最终破坏形式与
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RI1不同,为梁根部及靠近梁根部的梁柱核心混

凝土破坏而失去承载能力.

(a)SI1
 

(b)SI2

(c)SI3

图3 部分钢骨混凝土框架中节点试件裂缝及

破坏情况

Fig.3 Cracksanddamageofsteelreinforcedconcrete

frameinteriorjointspecimens

表3 试件承载力分析

Tab.3 Bearingcapacityanalysisofspecimens

序号 试件编号 轴压比
试件破坏时荷载最大值/kN

50t作动器 30t作动器

1 SI1 0.05 237.33 286.29

2 SI2 0.15 235.48 282.81

3 SI3 0.15 245.11 288.72

4 RI1 0.05 103.42 108.54

5 RI2 0.15 109.76 111.77

(a)RI1
 

(b)RI2

图4 钢筋混凝土框架中节点试件裂缝及破坏情况

Fig.4 Cracksanddamageofreinforcedconcreteframe

interiorjointspecimens

钢筋混凝土框架梁柱中节点试件在梁柱核心

区表现为由45°斜向剪切裂缝引起的破坏,是典

型的桁架机构加斜压杆机构节点破坏形式.梁上

荷载通过钢筋的黏结效应以周边剪力流的形式传

入节点,使节点处于典型的纯剪状态,剪力场产生

的斜向主拉应力使节点混凝土开裂,开裂后主拉

应力由节点箍筋和梁柱主筋组成的钢筋网格(类
似桁架)承担.

预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点试件

由于在梁柱节点处增加了钢骨,提高了节点抗剪

强度,剪力流通过柱内钢骨和钢筋与混凝土的黏

结效应传至柱身下部,在柱钢骨边缘的强度薄弱

点产生45°斜向剪切裂缝破坏,SI1、SI2在此部位

最终发生剪切破坏.SI3由于在柱下部进行了加

固,剪力流最终在梁上的薄弱环节,即钢骨的竖向

焊缝处产生剪切破坏.
试件承载力分析结果见表3,由表3中SI1与

SI2的数据对比分析可知,轴压比的变化对承载

能力的影响不明显.
2.2 梁端位移-荷载滞回曲线

位移-荷载滞回曲线反映了结构在往复荷载

作用下荷载与变形的关系,是研究结构抗震性能

的重要工具[1,9-12].预制装配式部分钢骨混凝土框

架梁柱中节点试件SI1、SI2、SI3和钢筋混凝土框

架中节点试件RI1、RI2在梁端低周往复荷载的

作用下,位移-荷载滞回曲线如图5和6所示.由
图5可知,试件SI1、SI2、SI3的滞回曲线呈梭形,
形状不够饱满,反映出整个结构或构件在加载过

程中弹性变形阶段较长,塑性变形较小,在较小的

变形情况下,承载能力达到钢筋混凝土框架结构

的3倍左右,试件未出现滑移现象.试件SI3比

SI1、SI2在滞回曲线的饱满程度上降低,通过对

破坏后的试件观察分析发现,原因是梁钢骨焊接

质量存在缺陷,还由于该试件下部柱采用钢板加

固后,限制了塑性变形,试件塑性变形相对较小.
由图6可知,试件RI1、RI2的滞回曲线捏缩,不
饱满,略呈现出反S形,是较为典型的钢筋混凝土

框架梁柱节点滞回曲线,轻微的反S形反映出试

件钢筋与混凝土之间有滑移,说明该试件延性和

吸收地震能量的能力一般.
2.3 梁端荷载-位移骨架曲线

滞回曲线的外包线称为骨架曲线[1,9-10],反映

出荷载与位移之间的相关变化规律.图7为本试

验各试件的荷载-位移骨架曲线.如图7(a)所示,
试件SI1、SI2、SI3的承载力随着变形的增加而增

长,当梁端位移达到35mm左右时最大,是钢筋

混凝土试件的3倍左右,说明部分钢骨混凝土框
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(a)SI1
 

(b)SI2
 

(c)SI3

图5 部分钢骨混凝土框架中节点试件滞回曲线

Fig.5 Hysteresiscurvesofsteelreinforcedconcreteframeinteriorjointspecimens

(a)RI1 (b)RI2

图6 钢筋混凝土框架中节点试件滞回曲线

Fig.6 Hysteresiscurvesofreinforcedconcreteframeinteriorjointspecimens

(a)SI1、SI2、SI3 (b)RI1、RI2

图7 试件骨架曲线

Fig.7 Skeletoncurvesofspecimens

架结构的承载力高于钢筋混凝土框架结构,且弹

性变形范围也增长近3倍.如图7(b)所示,试件

RI1、RI2的骨架曲线反映出,试件的承载能力在

梁端位移达到13mm左右时最大,随着位移的增

加,承载力逐渐降低.
2.4 承载力退化分析

本文采用承载力退化系数,即同一级加载各

次循环所得峰点荷载与该级第一次循环所得峰点

荷载的比值[5],来分析试件强度退化的特征:

λji =Fji/Fj1 (1)

式中:Fji 为第j级加载第i次循环的峰点荷载;Fj1

为第j级加载第1次循环的峰点荷载.
图8为试件节点的总承载力退化系数λj 随着

加载位移(Δ/Δy)的变化情况.通过试件SI1、

SI2、SI3与试件RI1、RI2的对比可见:预制装配

式部分钢骨混凝土框架中节点试件的承载力退化
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趋势平缓,退化速度慢,强度保持较好.同时发现

轴压比对试件承载力退化影响不明显.

图8 中节点试件强度退化曲线

Fig.8 Strengthdegradationcurvesofinteriorjoint

specimens

2.5 刚度退化

刚度反映构件抵抗变形的能力,在位移不变

的条件下,随着荷载循环次数的增加,节点刚度

(梁的抗弯刚度)将有所降低.降低率越小,滞回曲

线越稳定,耗能能力也越好.本文采用同级控制位

移下的环线刚度表示刚度退化[5]:

kj =∑
n

i=1
Fi

j ∑
n

i=1
Δi

j (2)

式中:Fi
j 为加载位移Δ/Δy=j时,第i次循环的峰

点荷载值;Δi
j 为加载位移Δ/Δy=j时,第i次循环

的峰点位移值;n为循环次数.环线刚度越大,节
点耗能越好.

本试验中各试件的环线刚度退化情况如图9
所示,试件SI1、SI2和SI3的刚度随着变形的增

加基本呈线性下降趋势,与钢筋混凝土框架中节

点试件相比,趋势平缓,不存在陡降情况;试件

RI1和RI2的刚度变化规律基本一致,初始刚度

较大,随着变形的增加,刚度衰减得比较迅速,梁
端位移超过30mm后,刚度衰减得比较平缓.梁
端位移为20~30mm时,SI1、SI2和SI3的环线

刚度达到RI1和RI2的2倍左右.说明预制装配

式部分钢骨混凝土框架结构抗变形能力强,耗能

好.

2.6 延性分析

延性是反映结构、构件非弹性变形能力的一

个度量指标,屈服后非弹性变形能力大,则延性

好.但对延性的要求并不是越大越好,有一定承载

能力和一定范围的延性,称为有效的延性.

图9 中节点试件刚度退化曲线

Fig.9 Stiffnessdegradationcurvesofinteriorjoint

specimens

本试验采用位移延性系数μ
[9]来表示构件延

性,其定义为梁端的竖向极限位移和屈服位移的

比值:

μ=Du/Dy (3)

式中:试件极限位移Du 定义为试件荷载-位移骨

架曲线下降段中对应承载力最大值0.85倍的位

移值;试件屈服位移Dy 采用能量等值法确定,其
计算方法如图10所示,初始屈服点为Y、极限点

为U,作二折线OY-YU 代替原F-D 曲线,条件是

图中SOAB =SYUB.

图10 能量等值法示意图

Fig.10 Schematicdiagramofenergyequivalentmethod

根据表4可得,预制装配式部分钢骨混凝土

框架中节点试件的位移延性系数均大于3.3,平
均为4.07,符合钢筋混凝土结构位移延性系数大

       
表4 试件延性系数

Tab.4 Ductilitycoefficientsofspecimens

试件编号 Dy/mm Py/kN Du/mm Pu/kN Pmax/kN μ

SI1 9.95 141.45 42.45 203.12 238.96 4.27

SI2 9.58 149.44 43.53 187.97 221.14 4.54

SI3 10.11 166.45 34.24 230.28 270.92 3.39

RI1 10.56 86.59 69.59 92.26 108.54 6.59

RI2 10.14 57.64 62.43 78.68 92.57 6.16

注:表中数据为保证同条件比较,均选择屈服位移接近试验设计

值10mm的单向加载数据,故最大荷载值与表3略有不同
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于2.57的要求[13],说明预制装配式部分钢骨混

凝土框架结构试件的延性较好.同时,梁内钢骨的

增加,提高了强节点的耗能能力,符合强节点、弱
构件的结构抗震设计原则.

3 结 论

(1)预制装配式部分钢骨混凝土框架结构的

连接区采用无筋钢骨的连接方式满足结构整体抗

震需求,连接方式可靠.3个试件中,SI1和SI2的

连接区未出现破坏,SI3的连接区破坏是因为对

柱下部进行了钢板加固,以便对比连接区和梁柱

节点核心区的强度.连接区裂缝始终小于0.2

mm,符合规范要求,未出现混凝土从钢骨上剥落

的情况,剪力键抗滑移作用可靠,可以通过无筋钢

骨混凝土结构的连接方式连接钢筋混凝土构件.
(2)预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点

试件的承载能力是钢筋混凝土中节点试件的2~

3倍.在往复加载下,承载力退化速度慢,退化趋

势平缓,承载能力保持好.轴压比变化对预制装配

式部分钢骨混凝土框架中节点试件承载能力退化

影响不明显.
(3)预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点

试件的延性较好,位移延性系数均大于3.3,平均

为4.07,符合钢筋混凝土结构位移延性系数大于

2.57的要求[13],说明预制装配式部分钢骨混凝土

框架中节点试件在提高承载力的同时,保持了较

好的延性.梁柱核心区内的钢骨,提高了节点的耗

能能力,符合强节点、弱构件的抗震设计原则.
(4)预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点

试件的刚度在试验的全过程中均大于钢筋混凝土

框架中节点试件,退化速度慢,梁端位移超过20
mm后,预制装配式部分钢骨混凝土框架中节点

试件的环线刚度为钢筋混凝土框架中节点试件的

2倍左右.说明预制装配式部分钢骨混凝土框架

中节点试件的刚度大,保持性能较好,变化平缓,

退化率低,耗能能力好.试验数据对比表明,试件

的环线刚度随着轴压比的加大变化不明显,即轴

压比变化对试件的刚度影响不大.
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Experimentalstudyofseismicperformanceforinteriorbeam-columnjoints
ofprecastanddiscontinuoussteelreinforcedconcreteframes

CHENG Wan-peng, SONG Yu-pu*, WANG Jun

(StateKeyLaboratoryofCoastalandOffshoreEngineering,DalianUniversityofTechnology,Dalian116024,China)

Abstract:Thejointconnectionmannerofprecastconcretestructureisthekeytosolvetheproblem
oftechnologypromotionatpresent.Anewconceptofprecastanddiscontinuoussteelreinforced
concreteframestructureisputforward.Inthisnewstructure,thereinforcedconcreteframeisdivided
intotwoparts,whichareprecastcolumn membersandprecastbeam members.Steelsareonly
installedintheconnectregionofmembersandthecoreregionofbeamandcolumn.Steelsinthe
concretemembersarediscontinuousandunreinforcedsteelsareinstalledintheconnectionregion.The
lowcyclictestsareperformedforthreeinteriorjointspecimensofprecastanddiscontinuoussteel
reinforcedconcreteframe.Thetestresultsarecomparedwiththedataoftworeinforcedconcrete
frameinteriorjointspecimensinthesameworkingcondition.Theanalysesofthedamagelaw,

hystereticcurve,bearingcapacity,stiffnessdegradationandductilityareperformedforfivespecimens
oftwotypes.Analyticalresultsindicatethatthebearingcapacityoftheprecastanddiscontinuous
steelreinforcedconcretespecimensisaboutthreetimesthatoftheordinaryreinforcedconcrete
specimens.Theirdegradationsofbearingcapacityandstiffnessareslowandtheductilityandenergy
dissipationarewell.Thedesignofprefabricationconnectionjointsisreliableandtheirseismic

performanceiswell,whichisinlinewiththeseismicdesignprinciplesthatjointsshouldbestrongand
membersshouldbeweak.Theyaresuitableforthesiteassemblyconstructionoftheprecastand
reinforcedconcreteframestructures.

Keywords:precastanddiscontinuoussteelreinforcedconcrete;frame;interiorbeam-columnjoint;

seismicperformance
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