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钢筋混凝土柱等效塑性铰长度计算研究
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摘要:等效塑性铰长度是确定压弯钢筋混凝土柱塑性转动能力和极限位移能力的重要指

标.为准确计算等效塑性铰长度,首先通过截面分析推导得出塑性铰长度的影响参数,根据计

算分析结果,建立考虑弯曲作用的等效塑性铰长度计算公式;收集PEER数据库30个弯曲破

坏柱极限水平位移数据,在此基础上进一步提出考虑纵筋滑移影响的等效塑性铰长度计算公

式;最后,采用所提公式与现有其他等效塑性铰长度计算公式,计算得出柱极限水平位移,并
与试验数据进行对比.研究结果表明:压弯钢筋混凝土柱塑性铰长度主要与轴压比n、受拉纵

筋配筋率ρ有关,随着n的增大和ρ的减小,塑性铰长度不断减小;所提公式与试验数据吻合

良好,可以用于压弯钢筋混凝土柱抗震设计分析.
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0 引 言

对于桥梁、码头等之类的钢筋混凝土结构或

预应力混凝土结构,墩柱、桩既是结构支撑构件,
又是地震作用下的结构耗能构件,为防止地震作

用下结构发生倒塌,抗震设计中需对这类构件的

极限变形能力或位移延性能力进行验算.理论上

讲,钢筋混凝土柱或桩的极限变形能力或极限水

平位移可采用常用的数值方法,但计算比较复杂

和费时,工程设计中一般采用简化的计算方法.考
虑到构件底部进入塑性状态后变形主要集中在塑

性铰区,塑性铰区变形的计算成为研究的主要对

象,提出了“等效塑性铰模型”的概念[1],并假定塑

性铰一旦形成即达到等效长度,然后根据等效塑

性铰长度计算构件的塑性水平位移.因此,在等效

塑性铰模型中,合理确定等效塑性铰长度是准确

计算构件极限水平位移的关键.
目前,国内外学者对钢筋混凝土柱等效塑性

铰长度的计算方法进行了大量研究,不同抗震规

范和文献也规定了不同的等效塑性铰长度计算模

型[1-10],但因考虑的影响因素不同及公式中参数

的取值不同,计算结果差别很大,按这些等效塑性

铰长度公式计算的构件塑性位移与试验结果吻合

程度也较差.
本文分析影响柱等效塑性铰长度的因素,根

据分析结果提出新的塑性铰长度计算公式,并将

按本文等效塑性铰长度公式计算的PEER数据

库[11]中柱的极限水平位移与试验结果进行比较.

1 等效塑性铰长度的概念

图1所示为受水平荷载P 和竖向荷载N 共

同作用的钢筋混凝土柱,其水平位移由3部分组

成:柱弯曲变形产生的位移Δf、剪切变形产生的

位移Δv 和柱墩部钢筋拔出滑移产生的位移Δs.
柱总的水平位移为

Δ=Δf+Δv+Δs (1)

本文的研究主要针对弯曲破坏的柱,以往研

究表明[12],对于弯曲破坏柱,剪切位移所占总位

移比例为4%~10%.因此,本文在研究过程中忽

略剪切位移Δv 的影响;对于滑移位移Δs,为简化

计算,同目前一般的处理方法一样,在等效塑性铰



       

(a)柱受力模型
  (b)弯曲变形

(c)剪切变形
  (d)滑移变形

图1 水平荷载下钢筋混凝土柱的位移组成

Fig.1 Displacementcomponentsofthereinforced

concretecolumnunderlateralload

长度中考虑.
假定钢筋混凝土柱对称配筋,图2所示为柱

在不变的竖向荷载N 作用下,水平位移由0增大

到极限位移时柱截面的弯矩分布.柱屈服弯矩My

截面与极限弯矩Mu 截面之间截面的曲率呈非线

性分布,该区段长度即为实际的塑性铰长度ly,ly

可按下式确定:

ly=(1-My/Mu)L (2)
定义Py 为柱底部受拉钢筋开始屈服的水平

荷载.为简化计算,假定P≤Py 时整个柱处于弹

性状态,P>Py 时柱受拉钢筋未屈服的截面仍处

于弹性状态,屈服的截面处于弹塑性状态,将实际

塑性铰简化为图2(d)所示的曲率为φp、长度为lp
的等效塑性铰,则柱顶端的水平位移可按下式计

算:

 Δf=
φ
L2

3
; φ≤φy

φy
L2
3+

(φ-φy)lp(L-lp2 ); φ>φy

ì

î

í

ï
ï

ï
ï

(3)

式中:φy 为柱截面的屈服曲率;L 为柱的长度(高
度).

假定实际塑性铰长度内柱截面曲率按线性规

律变化,等效塑性铰长度lp 可由下式确定:

lp= 1
φu-φy∫

ly

0
[φ(x)-φy]dx=

1
φu-φy∫

ly

0
[φu-x

ly
(φu-φy)-φy]dx=

0.5ly (4)
式中:φu 为柱截面极限曲率.

考虑二阶效应,与柱顶水平位移Δf对应的水

平力P 为

P=(M-NΔ)/L (5)
式中:M 为柱底部弯矩,可采用纤维法进行计算.

图2 等效塑性铰长度模型

Fig.2 Equivalentplastichingelengthmodel
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由式(2)和式(4)可见,钢筋混凝土柱实际塑

性铰长度ly 和等效塑性铰长度lp 与屈服弯矩My

和极限弯矩 Mu 有关.为此,本文首先对 My、Mu

进行分析.

2 柱截面屈服和极限弯矩影响因素

分析

2.1 材料应力-应变关系

2.1.1 混凝土 混凝土应力-应变关系采用我国

现行混凝土结构设计规范[13]中的公式(图3(a)):

σc=
fc[1- (1-εcε0 )

2

];εc≤ε0

fc; ε0<εc≤εcu

ì

î

í

ïï

ïï
(6)

式中:εcu为混凝土极限压应变;ε0 为混凝土压应

力刚达到fc 时混凝土的压应变,按下式计算:

ε0=0.002+0.5×(fcu,k-50)×10-5≤0.002
2.1.2 钢筋 对Esmaeily等[14]的三线性强化

模型进行修改,本文采用钢筋应力-应变关系如下

(图3(b)):

 σs=

Esεs; 0<εs≤εsy
Esεsy;εsy<εs≤ks1εsy

Es[ks2εsy+
(1-ks2)εsy
(εsu-ks1εsy)2

(εs-εsu)2 ];

   ks1εsy<εs≤εsu

ì

î

í

ï
ï
ïï

ï
ï
ï

(7)

式中:Es 为钢筋弹性模量;εsy为钢筋屈服应变;εsu
为钢筋极限应变,取0.09;ks1为钢筋强化段起始

点应变与屈服应变比值,ks1=4;ks2为钢筋峰值强

度与屈服强度之比,ks2=1.3.

(a)混凝土

(b)钢筋

图3 混凝土和钢筋应力-应变关系

Fig.3 Relationshipofstress-strainofconcreteand
reinforcement

2.2 屈服弯矩

屈服弯矩为柱纵向受拉钢筋刚达到屈服强度

时截面的弯矩,一般情况下受拉钢筋屈服时受压

区混凝土边缘已经达到混凝土应力-应变曲线的

峰值ε0,即边缘混凝土压应变ε0≤εc≤εcu.通过截

面分析可得(图4):

图4 屈服弯矩分析

Fig.4 Analysisforyieldbendingmoment

 N=fcbxc(1-13
h0-xc

xc
ε0
εsy )-Asfy+

Asσs(xc-a'sh0-xcεsy) (8)

My=Asσs(xc-a's
h0-xcεsy)(h0-as)+

∫
x0

0
fc[1- (1-εc

xcε0x)
2

]b(h0-xc+x)dx+

∫
xc

x0
fcb(h0-xc+x)dx=

(Asfy-N)(h0-as)+fcbh0xc-12fcbx
2
c-
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fcb(h0-as)[εsyε0
x2c

h0-xc-
ε2sy
3ε20

x3c
(h0-xc)2 ]-

fcb
ε0
3εsy
(h0-xc)2-fcb

ε20(h0-xc)2
12ε2sy

(9)

取K1=xc/h0,a's=0.1h0,整理得

 1.1n+1.1ρ
fy

fc-1.1
ρ

Esεsy
fy
fcσs(K1-0.1

1-K1
εsy)+

1
3
ε0
εsy- (1+13

ε0
εsy )K1=0 (10)

 My

fcbh2
=0.81ρfyfc -0.81n+0.82K1-

K2
1

2.42-

0.74[εsyε0
K2
1

1-K1
-ε

2
sy

3ε20
K3
1

(1-K1)2 ]-

ε0
3.63εsy

(1-K1)2-
ε20(1-K1)2

14.52ε2sy
(11)

式中:ρ=As/bh,为配筋率;n=N/fcbh,为轴压

比.
2.3 极限弯矩

极限弯矩为受压混凝土边缘最大压应变刚达

到混凝土极限压应变εcu或受拉钢筋达到极限拉

应变εsu时的截面弯矩,通过截面分析可得(图5):

图5 极限弯矩分析

Fig.5 Analysisforultimatebendingmoment

N=fcbxn(1-13
h0-xn

xn
ε0
εsu )-Asfu+

Asσs(xn-a'sh0-xnεsu) (12)

Mu=Asσs(xn-a'sh0-xnεsu)(h0-as)+

∫
x0n

0
fc[1- (1-ε

ε0 )
2

]b(h0-xn+x)dx+

∫
xn

x0n
fcb(h0-xn+x)dx=

(Asfu-N)(h0-as)+fcbh0xn-12fcbx
2
n-

fcb(h0-as)[εsuε0
x2n

h0-xn-
ε2su
3ε20

x3n
(h0-xn)2 ]-

fcb
ε0
3εsu
(h0-xn)2-fcb

ε20(h0-xn)2
12ε2su

(13)

取K2=xn/h0,整理得

 n+ρ
fu

fc-
ρfy

Esεsyfcσs(K2-0.1
1-K2

εsu)+

0.3ε0εsu-0.9(1+13
ε0
εsu )K2=0 (14)

 Mu

fcbh2
=0.81ρ

fu

fc-0.81n+0.82K2-
K2
2

2.42-

0.74[εsuε0
K2
2

1-K2
-ε

2
su

3ε20
K3
2

(1-K2)2 ]-

ε0
3.63εsu

(1-K2)2-
ε20(1-K2)2

14.52ε2su
(15)

2.4 影响参数敏感性分析

从柱量纲一屈服弯矩 My/fcbh2 和极限弯矩

Mu/fcbh2 的表达式及公式中相对受压区高度K1

和K2 可以看出,影响 My/fcbh2 和 Mu/fcbh2 的

因素有钢筋屈服强度与混凝土受压强度之比fy/

fc、混凝土峰值应力对应的应变ε0、钢筋屈服应变

εsy、钢筋极限应变εsu、柱轴压比n和钢筋配筋率

ρ,其中ε0=0.002,εsu=0.09为定值,钢筋极限强

度与屈服强度比值的影响已经反映在式(7)的参

数ks2中.由此可见,塑性铰长度ly 只与fy/fc、

εsy、n和ρ有关.
为分析fy/fc、εsy、n和ρ 对ly/L 的影响,在

设计常用范围内取fy/fc=11,14和19,εsy=
0.0017,0.0019,0.0020,0.0023和0.0028,

n=0,0.1,0.2,0.3,0.4,0.5和0.6,ρ=1.0%,

1.5%,2.0%,2.5%,3.0%,3.5%和4.0%,分析

fy/fc、εsy、n和ρ中的1个变化而其他3个取基准

值时ly/L 的变化,其中fy/fc、εsy、n和ρ 的基准

值分别为14、0.0020、0.3和2.5%.图6示出了

n取不同值时ly/L随fy/fc、εsy和ρ的变化及ρ取

不同值时ly/L随n 的变化.
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由图6可以看出,纵向钢筋屈服强度与混凝

土抗压强度之比fy/fc 和纵向钢筋屈服应变εsy
对ly/L 的影响很小;受拉纵筋配筋率ρ对ly/L
有一定影响,特别是轴压比较大时;轴压比n 对

ly/L有显著影响,特别是在受拉纵筋配筋率较小

时.因此,在建立塑性铰长度计算公式时,应考虑

柱轴压比n和受拉纵筋配筋率ρ的影响.

(a)fy/fc 的影响

(b)εsy的影响

(c)ρ的影响

(d)n的影响

图6 fy/fc、εsy、ρ和n 对ly/L的影响

Fig.6 Effectoffy/fc,εsy,ρandnonly/L

3 等效塑性铰长度计算公式

3.1 塑性铰长度

根据前面屈服弯矩和极限弯矩(也可采用纤维

数值分析法计算)分析结果,考虑n和ρ 的影响,
经拟合分析,由式(2)表示的柱塑性铰长度可写为

ly=L/[4+16n/(1+1.4ρ)] (16)
图7所示为式(16)的计算结果与直接由式

(2)确定的柱塑性铰长度的对比.图6和式(16)均
表明,柱塑性铰长度随轴压比的增大而减小,从定

性角度进行判断这是合理的:随着轴压比的增大,
柱逐步由大偏心受压破坏向小偏心受压破坏转变

(这也是建筑抗震规范限制轴压比的原因),当轴

压比增大到柱由大偏心破坏转化为小偏心破坏

时,塑性铰不再出现,塑性铰长度变为0.以往一

些文献[4-6]通过试验建立了考虑轴压比影响的塑

性铰长度计算公式,但塑性铰长度随轴压比的增

大而增大,这不符合力学规律.究其原因,主要是

其试验测量大多将混凝土保护层剥落的区域当作

塑性铰区,轴压比越大,受较大的轴力作用,柱保

护层剥落长度较大.但柱保护层剥落长度与塑性

铰长度概念不同,保护层剥落长度与保护层厚度、
轴力大小及箍筋约束有关,而塑性铰长度是纵向

受拉钢筋屈服段的长度.

图7 Ly/L式(16)计算结果与式(2)计算结果

的比较

Fig.7 Comparisonofly/LcalculatedbyEq.(16)

andEq.(2)

将式(16)代入式(4)可得仅考虑弯曲作用影

响的柱等效塑性铰长度计算公式:

lp=0.5ly=L/[8+32n/(1+1.4ρ)] (17)

3.2 钢筋拔出滑移的考虑

图8所示为柱弯曲变形时柱底墩部钢筋拔出

的示意图.柱底墩部钢筋拔出是因为柱根混凝土
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变形与柱墩混凝土变形不一致(柱墩混凝土类似

于刚体),在柱底部弯矩作用下,钢筋从柱墩中拔

出并出现滑移,导致墩部以上柱产生刚体转动,从
而在柱顶产生水平位移.试验表明[12],由钢筋拔

出滑移产生的柱顶位移约占总水平位移的1/3.

图8 Sezen-Setzler滑移变形计算模型

Fig.8 SlippagedeformationmodelsuggestedbySezen

andSetzler

很多研究者对钢筋拔出滑移产生的柱顶位移

进行了研究[15-20],图8为Sezen-Setzler的钢筋拔

出滑移变形模型[20],位移与钢筋屈服强度、钢筋

直径、混凝土与钢筋黏结应力等因素有关.柱底墩

部钢筋拔出滑移相当于增大了塑性铰的长度,所
以为简化计算,目前柱顶水平位移计算常将钢筋

滑移产生的位移用等效塑性铰长度增大来反映,
不再单独考虑钢筋滑移产生的柱顶位移.表1为

一些常用的考虑钢筋拔出滑移的等效塑性铰长度

计算模型,增长的等效塑性铰长度为fydb 的函

数.由图8可以看出,同ly 一样,钢筋拔出长度

sslip与受压区高度和截面有效高度之比xn/h0 有

关,即与柱的轴压比有关.所以,在建立考虑钢筋

拔出影响的等效塑性铰长度模型时,钢筋拔出长

度也应考虑轴压比n的影响.

表1 一些常用的等效塑性铰长度计算模型

Tab.1 Somecommonequivalentplastichingelength

calculationmodels

模型提出者或规范 计算模型

Priestley和Park[1] lp=0.08L+6db

Paulay和Priestley[2] lp=0.08L+0.022fydb
欧洲规范[9] lp=0.1L+0.015fydb

《公 路 桥 梁 抗 震 设 计 细 则》
(JTG/TB02-01—2008)[10]

lp=min(0.08L+0.022fydb≥
0.044fydb;2h/3)

注:db为钢筋直径(mm),h为柱截面高度(mm).

通过对PEER数据库中30个弯曲破坏柱试

验数据的分析,在式(17)的基础上,本文提出考虑

钢筋拔出影响的等效塑性铰长度计算公式:

lp=
L+0.2fydb

8+32n/(1+1.4ρ)
(18)

图9示出了采用本文公式(18)和表1中的等

效塑性铰模型按式(3)计算的柱顶水平位移与

       

(a)式(18)

(b)Priestley和Park[1]

(c)Paulay和Priestley[2]

(d)欧洲规范[9]

(e)JTG/TB02-01—2008[10]

图9 Δu 计算结果与试验结果比较

Fig.9 Comparisonofcalculatedandexperimental

resultsofΔu
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PEER数据库中弯曲破坏柱试验破坏极限位移的

比较,试验柱极限位移按荷载-变形曲线上荷载降

低到80%最大荷载时对应的位移确定.由图9可

以看出,按本文等效塑性铰公式计算的柱顶水平

位移与试验结果符合较好,变异系数较小,其他几

种公式对极限位移的计算存在不同程度的高估,
其中Priestley和Park所提公式相对较好.如前

所述,其他几种公式的提出均以试验拟合为主,而
试验中对塑性铰区进行准确测量难度较大,存在

较大误差,且拟合过程中对影响参数的考虑过于

简单.此外,实际塑性铰区长度与等效塑性铰长度

间概念不同,仅采用试验塑性铰区测量值对其进

行拟合,无法准确描述二者的区别,从而难以对极

限位移进行合理有效的估计.

4 结 语

(1)在不考虑滑移变形情况下,影响等效塑性

铰长度的因素主要为钢筋屈服强度与混凝土受压

强度之比、纵筋屈服应变、轴压比及受拉纵筋配筋

率,其中以轴压比和受拉纵筋配筋率的影响为主.
增大轴压比或减小受拉纵筋配筋率时,等效塑性

铰长度减小.
(2)在等效塑性铰长度计算公式中引入纵筋

屈服强度及纵筋直径,能够合理计入滑移变形影

响.随着纵筋屈服强度和纵筋直径的增大,等效塑

性铰长度逐步增大.
(3)按本文提出的考虑轴压比、受拉纵筋配筋

率及滑移变形影响的等效塑性铰长度公式计算的

柱顶水平位移与试验结果符合较好.
(4)本文公式忽略剪切变形影响,适用于弯曲

破坏型钢筋混凝土柱抗震设计分析.
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Studyofevaluationofequivalentplastichingelength
ofreinforcedconcretecolumns

QIU Jianlei, ZHANG Yanqing, GONG Jinxin*

(SchoolofCivilEngineering,DalianUniversityofTechnology,Dalian116024,China)

Abstract:Theequivalentplastichingelengthisanimportantindicatorofrotationalcapacityand
deformationcapacityofreinforcedconcretecolumnsubjecttocompressiveandbendingforces.Inorder
toaccuratelycalculatetheequivalentplastichingelength,theinfluenceparametersofplastichinge
lengtharederivedbycross-sectionanalysis,andthenthecalculationequationofequivalentplastic
hingelengthconsideringtheinfluenceofflexuralactionisestablished.Furthermore,thecalculation
equationofequivalentplastichingelengthconsideringtheinfluenceofslippageofreinforcingbarsis
proposedbasedontheultimatedisplacementdataof30flexuraldestroyedreinforcedconcretecolumns
collectedfromthedatabaseofPEER.Finally,theultimatedisplacementresultscalculatedbythe
proposedformulaandotherformulasarecompared.It'sfoundthattheplastichingelengthismainly
influencedbyaxialrationandtensilelongitudinalreinforcementratioρ,itcandecreasewiththe
increaseofnandthedecreaseofρ.Agoodagreementbetweentestresultsandcalculatedresultsby
proposedformulaisachievedandtheproposedformulaissuitableforseismicanalysisofreinforced
concretecolumnssubjecttocompressiveandbendingforces.

Keywords:seismicdesign;reinforcedconcretecolumn;equivalentplastichingelength;ultimate
displacement
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