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摘要:从极限分析理论出发,就翼缘削弱型节点(简称RBS节点)对结构破坏模式与极限承

载力的影响进行研究.首先对美国FEMA提出的RBS节点设计方法进行分析,并讨论了该

设计方法中的不足.针对上述不足,将极限荷载的唯一性定理推广到同时承受比例荷载与固

定荷载的结构;对于满足强柱弱梁要求的框架结构,进一步论证了其横梁极限内力状态的唯

一性.以此为基础,提出了针对美国FEMARBS节点设计步骤的补充验算公式;针对组合破

坏机构,提出了RBS节点设计新方法.其次,对RBS节点钢框架的极限承载力进行了理论推

导,得到了极限承载力理论计算公式,同时明确了极限承载力的影响因素.最后,利用Abaqus
有限元分析软件验证了上述理论研究结果的正确性.
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0 引 言

在钢结构中,节点部位的受力往往最为复杂,

因此节点的可靠性对于结构的抗震性能起到了决

定性的作用.1994年发生在美国北岭和1995年

发生在日本阪神的两次地震说明了这一点.在北

岭地震之前,传统梁柱栓焊节点被认为具有良好

的抗震性能,在地震发生时能够保证节点的强度

并发挥材料的延性.但在北岭、阪神两次地震中,

大量传统梁柱栓焊节点发生了脆性破坏[1].自此,

各国学者展开了改善梁柱节点抗震性能的研究.
研究思路概括为两类.(1)加强节点:①通过改进

焊接工艺提高焊缝质量减小应力集中;②通过加

强梁柱节点附近的梁截面使得塑性铰出现在距离

梁柱节点一定距离的未加强截面上.(2)削弱杆

件:通过削弱距离梁柱节点一定距离的梁截面使

得塑性铰出现在削弱截面上.由于通过改进焊接

工艺减小应力集中的方法对焊接工艺提出的要求

过高,该方法的适用性不强.因此许多学者从塑性

铰(沿梁轴线方向)外移的思路出发,展开了对新

型延性节点的研究.

以“通过削弱距离梁柱节点一定距离的梁截

面使得塑性铰出现在削弱截面上”为思路的翼缘

削弱型节点(reducedbeamsectionconnection,简
称RBS节点)成为目前美国、中国台湾地区开始

应用的梁柱连接方式[2].目前,针对RBS节点抗

震性能的研究已经相当深入[3-4],对于RBS节点

钢框架塑性铰外移机理的研究也取得一定进

展[5].但在正常使用荷载与地震荷载共同作用下,

RBS节点各削弱参数对于结构破坏模式与极限

承载力的影响尚缺乏理论研究.我国《高层民用建

筑钢结构技术规程》(JGJ99—2015)[6]对于削弱

参数a、b、c给出了如下的取值建议:a=(0.50~
0.75)bf,b=(0.65~0.85)hb,c=0.25bf(bf 为梁

翼缘宽度,hb 为梁截面高度),但并未就削弱参数

对于结 构 破 坏 模 式 的 影 响 做 具 体 说 明.美 国

FEMA给出了RBS节点具体的设计步骤[7],但在

竖向荷载较大的工况下上述设计步骤并不能确保

结构实现塑性铰外移.同时,RBS节点钢框架的

极限承载力尚无理论计算公式,RBS节点各削弱

参数对于极限承载力的影响尚不明确.因此,如何

选取削弱参数以确保结构实现预期的破坏机构,



同时使结构的极限承载力最小程度降低,成为

RBS节点在我国应用过程中需要解决的问题.
针对上述问题,本文从极限分析理论出发开

展研究.首先,针对美国FEMA提出的RBS节点

设计方法进行分析,并讨论该设计方法中的不足.
针对上述设计方法中的不足,将比例加载时极限

荷载的唯一性定理推广到同时承受比例荷载与固

定荷载(本文将在比例荷载变化的同时不发生改

变的荷载称为固定荷载)的结构;针对满足强柱弱

梁要求的框架结构,进一步论证其横梁极限内力

状态的唯一性.以此为基础,针对美国 FEMA
RBS节点设计步骤提出补充验算公式;针对组合

破坏机构,提出RBS节点设计方法.其次,对RBS
节点钢框架的极限承载力进行理论推导,得到极

限承载力理论计算公式,同时分析极限承载力的

影响因素.最后,利用Abaqus有限元分析软件对

上述理论研究结果进行验证.

1 计算简图与基本假定

对于某一结构而言,地震发生时其受到的正

常使用荷载是确定的,而其受到的地震荷载与地

震烈度以及结构本身的性质有关.地震烈度越高,
结构受到的地震荷载越大.当地震荷载增大到某

一程度时,结构中开始出现塑性铰.当地震荷载达

到结构的极限承载力,结构中的塑性铰足以使结

构全部或局部变为机构.
为研究RBS节点对于结构破坏模式与极限

承载力的影响,本文将水平地震荷载作用下的钢

框架简化为图1所示的计算简图.在计算简图中,

       

图1 计算简图

Fig.1 Calculationdiagram

将结构受到的水平地震荷载简化为作用于各层横

梁的比例荷载Feqi,假定各Feqi变化时彼此保持固

定比例,并将其整体用Feq表示;将结构受到的正

常使用荷载简化为均布荷载q与集中荷载F,假
定当水平地震荷载按比例变化时,正常使用荷载

不发生改变.
对于材料的本构关系与内力分布作如下假

定:材料的本构关系为理想弹塑性(如图2所示);

轴力和剪力对极限弯矩的影响可以忽略.

图2 理想弹塑性模型

Fig.2 Idealelastoplasticmodel

2 RBS节点设计方法研究

RBS节点的削弱参数有3个:削弱起点与柱

面之间的距离a、削弱区长度b、翼缘一侧最大削

弱深度c(如图3所示).对于RBS节点而言,弧形

切割方式能够最有效地避免应力集中,而图3所

示圆弧切割方式是目前最广泛采用的弧形切割方

式[8].采用圆弧形切割方式时,RBS节点的切割

半径R 与各削弱参数之间存在下列关系:R=
(4c2+b2)/8c.

图3 RBS节点削弱参数

Fig.3 Weakenparametersofreducedbeamsection

connection

RBS节点设计的目的是避免塑性铰出现在

柱面(梁、柱相交点)并使得塑性铰外移[9],但并非

任何削弱参数的RBS节点均能使得塑性铰外移.
美国FEMA提出了RBS节点设计步骤,本文首

先对该设计步骤进行分析,并从极限分析理论出

发针对其中不足提出改进建议.
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2.1 美国FEMARBS节点设计步骤分析

美国FEMA给出的RBS节点设计过程可归

纳为以下步骤:

(1)强柱弱梁验算

∑Wpc(fyc-N
Ac

)≥η∑Wpbfy (1)

式中:Wpc为立柱全截面模量,fyc为立柱材料屈服

强度,N 为立柱轴力,Ac 为立柱截面面积,η为强

柱系数,Wpb为主梁全截面模量,fy 为横梁材料屈

服强度.
(2)选取削弱参数

根据削弱参数要求a=(0.50~0.75)bf,b=
(0.65~0.85)hb,c≤0.25bf,选取削弱参数.

(3)计算塑性弯矩

计算主梁全截面塑性弯矩 Mpb及削弱区塑性

峰值弯矩可能值Mpr.
Mpb=CprRyWpbfy (2)

Mpr=CprRyWprfy (3)

式中:Cpr为承载力值系数,设计时取1.15;Ry 为

钢材超强系数;Wpr为削弱区全截面模量.
(4)计算柱面弯矩Mf

柱面弯矩 Mf 为横梁与立柱交接截面所受弯

矩(如图4所示),由下式计算:

Mf=Mpr+Vpx (4)

其中Vp 为塑性铰截面剪力,x为塑性铰截面与柱

面之间的距离.
当梁上仅作用均布荷载时,塑性铰截面剪力

Vp 由下式计算:

Vp=
2Mpr+ql'2/2

l'
(5)

其中q为梁上作用的均布荷载,l'为两塑性铰最

大削弱截面之间的距离.

图4 横梁内力状态

Fig.4 Internalforcestateofthebeam

(5)塑性铰外移验算

比较柱面弯矩 Mf 与主梁全截面塑性弯矩

Mpb的大小:

Mf<Mpb (6)

若式(6)得到满足则进行下一步计算,否则应增大

翼缘一侧最大削弱深度c并重复以上步骤.
(6)进行梁柱间抗剪连接设计、节点域厚度设

计、加筋肋设计

上述步骤即为美国FEMA提出的RBS节点

设计步骤,在竖向荷载较小的情况下,该设计步骤

可以保证预期破坏机构的发生;但在竖向荷载较

大的情况下,该设计步骤并不能确保结构实现预

期的破坏机构.
在竖向荷载q较小的情况下,图1所示钢框

架的横梁弯矩主要由节点位移(以侧移为主)引

起,因此可近似视作直线,横梁中的最大弯矩出现

在横梁的两端.随着结构所受水平荷载的增加,结

构中的塑性铰将出现在柱面并形成图5(a)所示

的侧移破坏机构.而对于满足美国FEMARBS
节点设计要求的RBS节点钢框架而言,由增量变

刚度法原理可知,随着水平荷载的增加,结构中的

塑性铰将出现在图5(b)所示的 RBS节点上(图

5(b)中x表示RBS节点最大削弱截面与立柱轴

线之间的距离,l'表示两RBS节点最大削弱截面

之间的距离,下同).

(a)塑性铰出现在柱面
 
(b)塑性铰出现在RBS节点

图5 侧移破坏机构

Fig.5 Swayfailuremechanism

然而在竖向荷载q较大的情况下,图1所示

钢框架的横梁弯矩除由节点位移引起外,还需要

叠加竖向荷载引起的弯矩,因此已不能视作直线.
随着结构所受水平荷载的增加,结构中的塑性铰

将出现在跨中附近与柱面,形成图6(a)所示的组

合破坏机构.而对于满足美国FEMARBS节点

设计要求的RBS节点钢框架而言,其在该类竖向

荷载q较大的情况下可能实现图5(b)所示的侧
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移破坏机构;但在多数情况下,结构将实现图

6(b)所示的破坏机构或仍然保持图6(a)所示的

破坏机构.然而图6(a)、(b)所示的组合破坏机构

并非是美国FEMARBS节点设计步骤的预期破

坏机构,特别是对于图6(a)所示的破坏机构而

言,其并未实现塑性铰外移.

(a)塑性铰出现在跨中

和柱面

 
(b)塑性铰出现在跨中和

RBS节点

图6 组合破坏机构

Fig.6 Combinedfailuremechanism

针对上述竖向荷载较大的情况,应如何判断

结构能否实现图5(b)所示的侧移破坏机构.在图

5(b)所示的侧移破坏机构难以实现的情况下,又
应如何进行RBS节点设计使得结构能够实现图

6(b)所示的组合破坏机构并避免图6(a)所示破

坏机构的出现.针对上述问题,本文从极限分析理

论出发开展研究.
2.2 极限荷载唯一性定理的推广

比例加载时,结构的极限荷载是唯一确定

的[10].上述定理为通过穷举法、试算法求解比例

加载时结构的破坏机构与极限荷载的理论基础.
在本文所研究的问题中,作用于结构的不仅有比

例荷载(地震荷载),还有固定荷载(正常使用荷

载).因此首先证明,上述定理适用于同时承受比

例荷载与固定荷载的结构.
当比例荷载达到极限荷载,结构内力达到极

限内力状态时,结构整体及结构中的任意部分应

满足平衡条件;塑性铰两侧截面受到的弯矩应与

塑性铰转动方向相反(单向铰条件);结构中任意

截面的弯矩都不应超过该截面的极限弯矩(内力

局限条件).
对于某一极限受力状态,若其满足平衡条件

与单向铰条件则该极限受力状态中的比例荷载称

为可破坏荷载F+
p ;若其满足平衡条件与内力局

限条件则该极限受力状态中的比例荷载称为可接

受荷载F-
p ;而结构的极限荷载既是可破坏荷载

也是可接受荷载.
图7(a)所示为一承受比例荷载Fpi与固定荷

载qi 的连续梁,以其作为示例将定理进行推广.
图7(b)为图7(a)所示结构的一种可能破坏机构,

根据单向铰条件与平衡条件可以得到与该破坏机

构相应的极限受力状态.由于单向铰条件与平衡

条件均得到满足,该极限受力状态中的比例荷载

为可破坏荷载F+
p .取图7(b)所示破坏机构为虚

位移状态,取与之相应的极限受力状态为虚力状

态Ⅰ.另取比例荷载Fpi为某一值,使由平衡条件

算得的结构内力满足内力局限条件,则该比例荷

载Fpi为可接受荷载F-
p .取此可接受荷载F-

p 及

相应内力作为虚力状态Ⅱ.

  (a)原始结构

  (b)破坏机构

图7 极限荷载唯一性理论推导模型

Fig.7 Theoreticalanalysismodeloftheuniquenessof

theultimatebearingcapacity

由虚力状态Ⅰ与虚位移状态可列出虚功方

程:

F+
pΔ+WgΙ=∑

n

i=1
Mui ·θi (7)

式中:Δ为虚位移状态中与比例荷载对应的结构

位移,WgΙ为虚力状态Ⅰ中固定荷载在虚位移状

态上所做的虚功,θi 为虚位移状态中第i个塑性

铰两侧截面的相对转角,Mui为虚力状态Ⅰ中与θi

相对应的截面极限弯矩.
由虚力状态Ⅱ与虚位移状态可列出虚功方

程:

F-
pΔ+WgⅡ=∑

n

i=1
M-

i ·θi (8)

其中WgⅡ 为虚力状态Ⅱ中固定荷载在虚位移状

态上所做的虚功,M-
i 为虚力状态Ⅱ中与θi 相对
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应的截面弯矩.
在虚力状态Ⅰ与虚力状态Ⅱ中,结构所受固

定荷载qi 相同.因此,对应于同一虚位移状态的

WgⅠ与WgⅡ相等.又易知 Mui ≥M-
i ,且Δ 为正

值.将上述条件代入式(7)、(8)可得:

F+
p ≥F-

p (9)

因此,对于同时受到比例荷载与固定荷载作

用的某一结构,可破坏荷载F+
p 恒不小于可接受

荷载F-
p .

假设图7(a)所示结构存在两种极限受力状

态,其极限荷载分别为Fpu1、Fpu2,则Fpu1、Fpu2均同

时为F+
p 、F-

p .若将Fpu1视为F+
p 、Fpu2视为F-

p ,则

Fpu1≥Fpu2;若将 Fpu1视为 F-
p 、Fpu2视为 F+

p ,则

Fpu1≤Fpu2.
因此,Fpu1=Fpu2.对于同时受到比例荷载与

固定荷载作用的某一结构,其极限荷载是唯一确

定的.

2.3 框架结构横梁极限内力状态唯一性的证明

针对满足强柱弱梁要求并同时承受比例荷载

与固定荷载的框架结构,本节以图8所示结构作为

示例对其横梁极限内力状态的唯一性做出证明.
图8(a)所示为一满足强柱弱梁要求并同时

承受固定荷载F1、F2、q与比例荷载Fp 的结构.
由于结构满足强柱弱梁要求,结构中的塑性铰将

出现在横梁与底层柱脚.图8(b)、(c)所示为该结

构的任意两种可能破坏机构.假设与图8(b)、(c)

所示破坏机构对应的极限内力状态均能同时满足

单向铰条件、平衡条件、内力局限条件,则此两种

破坏机构均有可能发生.取图8(b)所示破坏机构

为虚位移状态,取与图8(b)所示破坏机构对应的

极限受力状态为虚力状态Ⅰ,取与图8(c)所示破

坏机构对应的极限受力状态为虚力状态Ⅱ.

(a)原始结构 (b)破坏机构Ⅰ (c)破坏机构Ⅱ

图8 极限内力状态唯一性理论推导模型

Fig.8 Theoreticalanalysismodeloftheuniquenessoftheultimateinternalstate

由虚位移状态与虚力状态Ⅰ可列出虚功方

程:

FpΙΔ+WgΙ=∑
n

i=1
Mui ·θi (10)

式中:FpΙ为虚力状态Ⅰ中的极限荷载,Δ 为虚位

移状态中与FpΙ对应的结构位移,WgΙ为虚力状态

Ⅰ中固定荷载在虚位移状态上所做的虚功,Mui为

虚力状态Ⅰ中与θi 相对应的截面极限弯矩,θi 为虚

位移状态中第i个塑性铰两侧截面的相对转角.
由虚位移状态与虚力状态Ⅱ可列出虚功方

程:

FpⅡΔ+WgⅡ=∑
n

i=1
Mi·θi (11)

式中:FpⅡ为虚力状态Ⅱ中的极限荷载,WgⅡ 为虚

力状态Ⅱ中固定荷载在虚位移状态上所做的虚

功,Mi 为虚力状态Ⅱ中与θi 相对应的截面弯矩.
由 前 文 所 证 明 的 极 限 荷 载 唯 一 性 可 知:

FpⅠ=FpⅡ;在虚力状态Ⅰ与虚力状态Ⅱ中,结构

受到的固定荷载相同,因此WgⅠ=WgⅡ.将上述关

系代入式(10)、(11)可得:

∑
n

i=1
Mui ·θi=∑

n

i=1
Mi·θi (12)

式(12)中 Mui 为 截 面 的 极 限 弯 矩,因 此 Mi≤

Mui .由此关系可知,式(12)成立的充要条件为

Mi=Mui,且Mi 与Mui的方向一致.当极限内力状

态中塑性铰处的弯矩确定,结构横梁内力可由平

衡条件确定.由此,虚力状态Ⅰ与虚力状态Ⅱ中的

横梁内力完全相同.对于同时满足强柱弱梁要求

并同时承受固定荷载与比例荷载的结构,其横梁

的极限内力状态是唯一的.

305 第5期 陈廷国等:RBS节点钢框架设计方法与极限承载力理论研究



2.4 美国FEMARBS节点设计步骤改进建议

前文已经说明,在竖向荷载较大的情况下,美

国FEMARBS节点设计步骤并不能确保实现图

5(b)所示的侧移破坏机构.针对此问题,以前文

所证明的横梁极限内力状态的唯一性为基础,提

出针对美国FEMARBS节点设计步骤的补充验

算公式.若该公式与美国FEMARBS节点设计

步骤均得到满足,则结构可实现图5(b)所示的侧

移破坏机构.
在此基础上,针对上述补充验算公式难以得

到满足的情况,进一步提出基于组合破坏机构的

RBS节点设计方法,该设计方法可使结构实现图

6(b)所示的破坏机构并避免图6(a)所示破坏机

构的出现.

2.4.1 美国FEMARBS节点设计步骤补充验

算公式 上一节已经证明:对于满足强柱弱梁要

求的框架结构而言,其横梁的极限内力状态是唯

一的.因此,对于满足强柱弱梁要求的RBS节点

钢框架而言,若能保证与其预期破坏机构对应的

横梁极限内力状态同时满足平衡条件、单向铰条

件、内力局限条件,则能保证预期破坏机构的发

生.以此为基础,本文提出针对美国FEMARBS
节点设计步骤的补充验算公式.

图9所示为与图5(b)所示侧移破坏机构对

应的横梁极限内力状态,图中e表示RBS节点最

大削弱截面与柱面之间的距离,l'表示两RBS节

点最大削弱截面之间的距离,图中控制点弯矩为

跨中最大弯矩Mkz与柱面弯矩 Mf.若控制点弯矩

Mkz、Mf满足内力局限条件,则横梁各截面弯矩均

能满足内力局限条件,结构可实现图5(b)所示侧

移破坏机构.美国FEMARBS节点设计步骤已

经确定了柱面弯矩Mf的计算方法(式(2)~(5))

与柱面弯矩内力局限条件的验算方法(式(6)),本

       

图9 侧移破坏机构极限内力状态

Fig.9 Ultimateinternalforcestateofthesway

failuremechanism

文补充跨中最大弯矩Mkz的计算方法与跨中最大

弯矩内力局限条件的验算方法.
图9所示与侧移破坏机构对应的横梁极限内

力状态可等效为图10(a)、(b)所示两横梁内力的

叠加.以图10中塑性铰A 为坐标原点,将AB 之

间任意截面与塑性铰A 之间的距离记为d.
图10(a)中AB 之间各截面的弯矩M Ⅰ(d)可

表达为下式(侧受拉为正,下同):

MⅠ(d)=Mpr-
2Mpr

l' d

图10(b)中AB 之间各截面的弯矩M Ⅱ(d)可

表达为下式:

MⅡ(d)=ql'2d-12qd
2

(a)横梁内力Ⅰ

(b)横梁内力Ⅱ

图10 极限内力状态的分解

Fig.10 Resolutionoftheultimateinternalforcestate

图10所示横梁极限内力状态中AB 之间各

截面的弯矩M(d)可表达为

 M(d)=MⅠ(d)+MⅡ(d)=

Mpr-
2Mpr

l' d+ql'2d-12qd
2 (13)

对式(13)求导以确定跨中最大弯矩 Mkz所在截面

与塑性铰A 之间的距离d0:

M'(d)=-2Mpr

l' +ql'2-qd=0

d0=-2Mpr

ql' +l'2

(14)

将式(14)代入式(13)得到跨中最大弯矩 Mkz的计

算公式:
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Mkz=
2M2

pr

ql'2
+ql'

2

8
; 0≤d0≤l'

Mpr; d0<0或d0>l'

ì

î

í

ïï

ïï
(15)

若由式(15)算得的塑性铰外移时横梁极限内

力状态中的跨中最大弯矩Mkz满足下式,则 Mkz满

足内力局限条件:

Mkz<Mpb (16)

需要说明的是,式(15)仅为横梁上作用均布

荷载时横梁极限内力状态中的跨中最大弯矩计算

公式.若横梁上还作用集中荷载,则应根据平衡条

件重新计算.
至此,根据RBS节点钢框架横梁极限内力状

态的唯一性,本文提出了针对美国FEMARBS
节点设计步骤的补充验算公式(式(14)~(16)).
美国FEMARBS节点设计步骤中的式(2)~(5)

与本文提出的式(14)、(15)从单向铰条件与平衡

条件出发计算塑性铰外移时的横梁极限内力状

态;式(6)与式(16)对上述极限内力状态的内力局

限条件进行验算.当美国FEMARBS节点设计

步骤与本文提出的补充验算公式均得到满足,结

构的极限内力状态同时满足平衡条件、单向铰条

件、内力局限条件.此时,该极限内力状态即为结

构的真实极限内力状态,而与该极限内力状态对

应的破坏机构(图5(b)所示侧移破坏机构)即为

结构的真实破坏机构.

2.4.2 基于组合破坏机构的RBS节点设计方法

 图11所示为结构发生图6(b)所示组合破坏机构

时横梁的极限内力状态,图中 Ma 表示左侧RBS
节点最大削弱截面所受弯矩,Mpb表示跨中塑性

铰截面的极限弯矩(由式(2)计算),m 表示跨中塑

性铰截面与柱面之间的距离,Mpr表示右侧RBS
节点最大削弱截面的极限弯矩(由式(3)计算),l″
       

图11 组合破坏机构极限内力状态

Fig.11 Ultimateinternalforcestateofthecombined

failuremechanism

表示两柱面之间的距离.
以横梁轴线为x 轴、左侧柱面为坐标原点,

根据横梁塑性铰截面的极限弯矩 Mpb、Mpr与平衡

条件可将图11所示的横梁极限内力表达为

M(x)=-Mpr+
Mpb+Mpr

l″-m-e
(l″-e-x)+

ql″x-ql″m-qex+qem-qx2+qmx
2

(17)

需要说明的是,式(17)仅为横梁上作用均布

荷载时的极限内力状态.若横梁上还作用集中荷

载,则应根据平衡条件重新计算.
由图11易知,横梁弯矩的极值点位于跨中塑

性铰截面即M'(m)=0,将此关系代入式(17)得

到:

m=l″-e- 2(Mpb+Mpr)
q

(18)

至此,本文根据单向铰条件与平衡条件得到

了图11所示横梁极限内力状态的表达式.若该极

限内力状态能满足内力局限条件,则与该极限内

力状态对应的破坏机构(图6(b)所示组合破坏机

构)能够发生.由图11易知,若左侧RBS节点所

受弯矩Ma 与右侧柱面所受弯矩 Mf 能满足内力

局限条件,则结构横梁各个截面均能满足内力局

限条件.将x=e、x=l″代入式(17)得到以下两式:

 Ma=M(e)=-Mpr+
Mpb+Mpr

l″-m-e
(l″-2e)+

ql″e-ql″m-2qe2+2qem
2

(19)

 Mf=M(l″)=

-Mpr-
(Mpb+Mpr)e
l″-m-e +qem-qel″2

(20)

若Ma 与Mf满足下式,则其满足内力局限条

件:

Ma<Mpr (21)

Mf<Mpb (22)

至此,本文提出了针对图6(b)所示组合破坏

机构的RBS节点设计方法,该设计方法可归纳为

以下步骤:(1)由式(1)进行强柱弱梁验算;(2)由

式(2)计算跨中塑性铰截面极限弯矩 Mpb;(3)由

式(3)计算 RBS节点最大削弱截面极限弯矩

Mpr;(4)由式(18)计算跨中塑性铰截面与柱面之

间的距离m;(5)由式(19)计算RBS节点最大削
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弱截面所受弯矩Ma;(6)由式(20)计算柱面弯矩

Mf;(7)由式(21)、(22)进行内力局限条件验算.

3 RBS节点钢框架极限承载力理论

研究

RBS节点在改变结构的破坏模式使得塑性

铰外移的同时,也将改变结构的极限承载力.本文

从虚功原理出发对于RBS节点钢框架的极限承

载力开展研究.
对于图1所示RBS节点钢框架,其破坏机构

可用图12表示.在与某一破坏机构对应的极限受

力状态满足单向铰条件、平衡条件、内力局限条件

的情况下,由2.2节推广得到的极限荷载唯一性

定理可知该极限受力状态中的极限荷载即为结构

的真实极限荷载.取与图12所示破坏机构对应的

极限受力状态为力状态,取图12所示体系为位移

状态,可列出虚功方程:

 ∑
r

i=1
FeqiΔi+Wg=∑

s

j=1

(Mubj1+Mubj2)θj+

∑
t

k=1
Mpckα (23)

Mpck=CprRyWpckfyc (24)

式中:Feqi为力状态中各层横梁受到的水平地震荷

载;Δi 为位移状态中各层横梁的水平位移;Wg 为

力状态中的固定荷载在位移状态上所做虚功;θj

为位移状态中第j跨横梁上塑性铰两侧截面的相

       

图12 任意破坏机构

Fig.12 Arbitraryfailuremechanism

对转角;Mubj1、Mubj2为力状态中与θj 相对应的塑

性铰截面极限弯矩;α为位移状态中柱脚处塑性

铰截面的转角(由几何关系可知,位移状态中各柱

脚处塑性铰截面的转角彼此相等);Mpck为力状态

中与α相对应的柱脚截面极限弯矩;Wpck为立柱

全截面模量;fyc为立柱材料屈服强度;r为钢框架

层数;s为钢框架中横梁的个数;t为钢框架中底

层柱脚的个数.
图13所示为力状态中第j跨横梁的内力,

xj1、xj2表示两塑性铰截面与立柱轴线之间的距

离,Mrcj1、Mrcj2表示两塑性铰截面极限弯矩的连线

延伸至立柱轴线的弯矩值.

图13 力状态

Fig.13 Forcestate

图14所示为位移状态中第j跨横梁的位移,

图中各角度之间存在关系:βj=
(xj1+xj2)α

l'j
、θj=

α+βj,由此可得:

∑
s

j=1

(Mubj1+Mubj2)θj=∑
s

j=1

(Mrcj1+Mrcj2)l'j
lj

×

(α+
(xj1+xj2)α

l'j )=

∑
s

j=1

(Mrcj1+Mrcj2)α (25)

图14 位移状态

Fig.14 Displacementstate

由图14所示虚位移状态中的几何关系可得:

Wg=
αqlj(xj1-xj2)

2
(26)

记各横梁受到的水平地震荷载Feqi与底部支
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座之间的距离为fi,则Δi=fiα.将此关系与式

(25)、(26)代入式(23)可得:

 ∑
r

i=1
Feqifi=∑

s

j=1

(Mrcj1+Mrcj2)+

∑
t

k=1
Mpck-q

lj(xj1-xj2)
2

(27)

上式即为RBS节点钢框架形成任意破坏机

构时的极限承载力计算公式.
当结构形成图5(b)所示的侧移破坏机构时,

由于RBS节点在各横梁中对称布置,各RBS节

点最大削弱截面与立柱轴线之间的距离相等即

xj1=xj2=a+b/2+hc/2.根据图13中各截面所

受 弯 矩 之 间 的 关 系 可 得 Mrcj1 + Mrcj2 =
2Mprjlj

lj-(2a+b+hc)
.将上述关系代入式(27)得到:

 ∑
r

i=1
Feqifi=∑

s

j=1

2Mprjlj

lj-(2a+b+hc)
+∑

t

k=1
Mpck (28)

其中,Mprj为削弱区塑性峰值弯矩可能值(由式

(3)计算,该参数由削弱参数c确定),hc 为立柱截

面高度.
上式即为RBS节点钢框架形成图5(b)所示

侧移破坏机构时的极限承载力计算公式,该公式

清楚地表明了各削弱参数对于结构极限承载力的

影响:在削弱参数a、b不变的情况下,c越小结构

的极限承载力越大;在c不变的情况下,a、b越大

结构的极限承载力越大.
当结构形成图6(b)所示的组合破坏机构时,

xj1=m+hc2
(m 由式(18)计算),xj2=a+b

2+
hc
2
;

根据图13中各截面弯矩之间的关系可得 Mrcj1+

Mrcj2=
(Mpbj+Mprj)lj

lj-m-a-b/2-hc.
将上述关系代入式

(27)可得:

∑
r

i=1
Feqifi=∑

s

j=1

(Mpbj+Mprj)lj

lj-m-a-b/2-hc+

∑
t

k=1
Mpck-q

lj(m-a-b/2)
2

(29)

上式即为RBS节点钢框架形成图6(b)所示

的组合破坏机构时的极限承载力计算公式.

4 RBS节点钢框架破坏模式与极限

承载力有限元验证

前文已对美国FEMA提出的RBS节点设计

方法进行了分析,并针对其中不足提出了实现侧

移破坏机构的补充验算公式以及实现组合破坏机

构的RBS节点设计方法.在此基础上,对RBS节

点钢框架的极限承载力进行了分析,得到了极限

承载力的理论计算公式.为验证上述理论研究结

果的正确性,本文设计具有不同削弱参数的RBS
节点钢框架,并通过 Abaqus有限元分析软件对

各钢框架的破坏模式与极限承载力进行分析.

4.1 模型设计

本文设计具有不同削弱参数的RBS节点钢

框架,并对其进行抗震性能有限元模拟,各钢框架

模型的计算简图如图15所示,钢框架梁、柱截面

均采用热轧H型钢,其中横梁截面采用 H596×

199×10×15、立柱截面采用 H400×408×21×

21,钢材选用Q235B结构钢.
在图15中,水平荷载模拟地震荷载;竖向荷

载模拟正常使用荷载,工况1时q=0kN/m,工况

2时q=100kN/m.在加载过程中,竖向荷载不发

生改变,水平荷载保持1∶2的比例并以荷载控制

的加载制度单调施加直至结构破坏.在两种工况

下,分别设计各钢框架模型的削弱参数如表1所

示.

图15 有限元模型计算简图

Fig.15 Calculationdiagramofthefiniteelementmodel

表1 削弱参数

Tab.1 Weakenparameters

荷载工况 框架编号 削弱参数

RBS0 a=0 b=0 c=0

工况1 RBS1 a=0.60bf b=0.85hb c=0.05bf

RBS2 a=0.60bf b=0.85hb c=0.20bf
 

工况2
RBS2 a=0.60bf b=0.85hb c=0.20bf

RBS3 a=0.50bf b=0.65hb c=0.25bf
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4.2 破坏模式与极限承载力理论计算

(1)工况1下 RBS0、RBS1、RBS2型钢框架

破坏模式与极限承载力理论计算

取横梁材料屈服强度fy 为235MPa、承载力

值系数Cpr为1.15、钢材超强系数Ry 为1.0,将以

上数据与RBS0、RBS1、RBS2型钢框架的削弱参

数代入式(2)~(5),得到各钢框架模型发生图5(b)

所示侧移破坏机构时的极限内力状态(见表2).

表2 工况1下侧移破坏机构极限内力状态

Tab.2 Ultimateinternalforcestateoftheswayfailure

mechanismundercondition1

框架编号 Mpb/(kN·m) Mpr/(kN·m) Mf/(kN·m)

RBS0 685.13 685.13 685.13

RBS1 685.13 638.26 707.67

RBS2 685.13 497.66 551.77

在表2所示的RBS0、RBS1型钢框架极限内

力状态中,Mf≥Mpb(式(6)不满足),因此RBS0、

RBS1型钢框架不满足美国FEMARBS节点设

计要求,将形成图5(a)所示的侧移破坏机构(塑

性铰出现在柱面).在RBS2型钢框架极限内力状

态中,Mf<Mpb(式(6)满足),因此RBS2型钢框

架满足美国FEMARBS节点设计要求,将形成

图5(b)所示的侧移破坏机构(塑性铰出现在RBS节

点).将RBS0、RBS1型钢框架的相关计算参数代入

式(27)、将RBS2型钢框架的相关计算参数代入

式(28)得到表3中各钢框架模型的极限承载力.

表3 工况1下破坏模式与极限承载力

Tab.3 Failuremodeandultimatebearingcapacity

undercondition1

框架编号 破坏模式
极限承载力

Feq/kN

RBS0 侧移破坏(塑性铰出现在柱面) 212.92

RBS1 侧移破坏(塑性铰出现在柱面) 212.92

RBS2 侧移破坏(塑性铰出现在RBS节点) 189.03

(2)工况2下RBS2、RBS3型钢框架破坏模

式与极限承载力理论计算

取竖向荷载q为100kN/m、横梁材料屈服强

度fy 为235MPa、承载力值系数Cpr为1.15、钢
材超强系数 Ry 为1.0,将 以 上 数 据 与 RBS2、

RBS3型钢框架的削弱参数代入式(2)~(5)、式
(14)~(15),得到各钢框架模型发生图5(b)所示

侧移破坏机构时的极限内力状态(见表4).在

RBS2、RBS3型钢框架的极限内力状态中,Mf<

Mpb(式(6)满足)、Mkz>Mpb(式(16)不满足),因

此 RBS2、RBS3型 钢 框 架 虽 满 足 美 国 FEMA

RBS节点设计要求但并不满足本文所提出的补

充验算公式,RBS2、RBS3型钢框架均无法实现图

5(b)所示的侧移破坏机构.
将RBS2、RBS3型钢框架的削弱参数代入式

(2)~(3)和式(18)~(20),得到各钢框架模型形

成图6(b)所示组合破坏机构时的极限内力状态

(见表5).在RBS2型钢框架的极限内力状态中,

Ma<Mpr(式(21)满足)、Mf>Mpb(式(22)不满

表4 工况2下侧移破坏机构极限内力状态

Tab.4 Ultimateinternalforcestateoftheswayfailuremechanismundercondition2

框架编号 Mpb/(kN·m) Mpr/(kN·m) Mkz/(kN·m) Mf/(kN·m)

RBS2 685.13 497.66 692.74 679.51

RBS3 685.13 450.79 697.50 591.29

表5 工况2下组合破坏机构极限内力状态

Tab.5 Ultimateinternalforcestateofthecombinedfailuremechanismundercondition2

框架编号 Mpb/(kN·m) Mpr/(kN·m) m/m Ma/(kN·m) Mf/(kN·m)

RBS2 685.13 497.66 2.36 486.95 685.87

RBS3 685.13 450.79 2.54 432.63 594.83
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足),因此RBS2型钢框架将实现图6(a)所示的组

合破 坏 机 构(塑 性 铰 出 现 在 跨 中 与 柱 面).在

RBS3型钢框架的极限内力状态中,Ma<Mpr(式

(21)满足)、Mf<Mpb(式(22)满足),因此 RBS3
型钢框架将实现图6(b)所示组合破坏机构(塑性

铰出现在跨中与RBS节点).
将RBS2、RBS3型钢框架的相关计算参数代

入式(27)、(29)计算得到表6所示各钢框架模型

的极限承载力.

表6 工况2下破坏模式与极限承载力

Tab.6 Failuremodeandultimatebearingcapacity

undercondition2

框架

编号
破坏模式

极限承载力

Feq/kN

RBS2
组合破坏(塑性铰出现在跨中和

柱面) 187.87

RBS3
组合破坏(塑性铰出现在跨中和

RBS节点) 175.92

4.3 破坏模式与极限承载力有限元验证

4.3.1 有限元模拟关键参数 为合理模拟结构

的破坏模式与极限承载力,本文将有限元分析中

材料的本构关系简化为图16所示的三折线模型,

三折线模型中的关键点参数见表7.

图16 三折线应力-应变曲线

Fig.16 Three-linestress-straincurve

表7 三折线应力-应变曲线的关键点参数

Tab.7 Keypointdataofthree-linestress-straincurve

关键点 应力/MPa 应变/%

1 235.0 0.13

2 270.3 11.93

3 238.0 17.00

有限元模拟中的单元类型选取Abaqus有限

元分析软件中的八节点六面体线性减缩单元

C3D8R.利用Abaqus有限元分析软件中的结构

化网格划分技术进行网格划分,横梁网格尺寸为

25mm、立柱网格尺寸为100mm.选取vonMises
屈服准则模拟材料的屈服函数,选取关联流动法

则、等向强化模型模拟材料的强化过程,选取

Abaqus有限元分析软件中的显式求解器进行计

算.
4.3.2 加载制度与破坏机构判断准则 在有限

元模拟中,以荷载控制的加载制度施加水平荷载,

并将各分析步的水平荷载增量设置为1kN.当水

平荷载即将达到结构的极限承载力时,分析步中

的增量步逐渐减小;当增量步减小至10-5时,停
止有限元计算并以此时的水平荷载作为结构的极

限承载力.
对于本文有限元模拟中的 H型截面梁而言,

其弯矩主要由上下翼缘承担,而剪力主要由腹板

承担,因此以截面上下翼缘全部进入塑性作为塑

性铰出现的标志,并依据水平荷载达到极限承载

力时结构的应力水平判断结构的破坏模式.
4.3.3 有限元分析结果与理论计算结果对比 
图17所示为工况1、工况2下,水平荷载达到极

限承载力时各钢框架的应力水平.在图17(a)、
(b)中,两 侧 柱 面 上 下 翼 缘 全 部 进 入 了 塑 性,

RBS0、RBS1型钢框架形成了图5(a)所示的侧移

破坏机构;在图17(c)中,两侧RBS节点上下翼缘

全部进入了塑性而柱面上下翼缘未全部进入塑

性,RBS2型钢框架形成了图5(b)所示的侧移破

坏机构;在图17(d)中,跨中截面及右侧柱面上下

翼缘全部进入了塑性,RBS2型钢框架形成了图

6(a)所示的组合破坏机构;在图17(e)中,跨中截

面及右侧RBS节点上下翼缘全部进入了塑性而

柱面上下翼缘未全部进入塑性,RBS3型钢框架

形成了图6(b)所示的组合破坏机构.据此将各钢

框架模型的破坏模式整理为表8.
将表8中各钢框架模型的破坏模式与4.2节

中的理论计算结果进行对比可知,有限元分析结

果与理论计算结果一致,有限元分析结果验证了

本文针对美国FEMARBS节点设计步骤所提出

的改进建议的正确性.
与此同时,表8列出了分别通过有限元模拟
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(a)工况1下RBS0应力状态

(b)工况1下RBS1应力状态

(c)工况1下RBS2应力状态

(d)工况2下RBS2应力状态

(e)工况2下RBS3应力状态

图17 各工况下应力状态

Fig.17 Stressstateunderdifferentconditions
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表8 有限元分析结果与理论计算结果对比

Tab.8 Comparisonbetweentheresultsoffiniteelementanalysisandtheoreticalcalculation

荷载工况 框架编号
破坏模式有限元

分析结果

极限承载力有限元

分析结果/kN

极限承载力理论

计算结果/kN
理论解误差/%

工况1

RBS0
侧移破坏

(塑性铰出现在柱面) 236.08 212.92 -9.81

RBS1
侧移破坏

(塑性铰出现在柱面) 234.08 212.92 -9.04

RBS2
侧移破坏

(塑性铰出现在RBS节点) 207.64 189.03 -8.96

工况2

RBS2
组合破坏

(塑性铰出现在跨中和柱面) 178.44 187.87 5.28

RBS3
组合破坏

(塑性铰出现在跨中和RBS节点) 163.12 175.92 7.85

与理论计算得到的各钢框架模型的极限承载力;

从中看出有限元分析结果与理论计算结果吻合良

好,有限元分析结果验证了本文所提出的极限承

载力计算公式的正确性.

5 结 论

(1)本文将比例加载时极限荷载的唯一性定

理进行了推广,得到对于同时承受比例荷载与固

定荷载的结构,其极限荷载是唯一确定的结论.以

此为基础,进一步证明:对满足强柱弱梁要求的框

架结构而言,其横梁的极限内力状态是唯一确定

的.
(2)在竖向荷载较大的工况下,美国FEMA

RBS节点设计步骤并不能确保结构实现预期的

破坏机构.针对此问题,本文以横梁极限内力状态

的唯一性为基础提出了针对上述设计步骤的补充

验算公式,若美国FEMARBS节点设计要求与

上述补充验算公式均能得到满足,则结构可实现

预期的侧移破坏机构.
(3)针对本文提出的补充验算公式难以得到

满足的情况,以横梁极限内力状态的唯一性为基

础提出了以组合破坏机构为目标的RBS节点设

计方法,该设计方法可确保结构实现组合破坏机

构并使得塑性铰外移.
(4)根据本文推广得到的极限荷载的唯一性,

以虚功原理为基础提出了针对RBS节点钢框架

的极限承载力计算公式.有限元分析结果表明,该

极限承载力计算公式可以提供较准确的计算结

果.
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Designmethodandultimatebearingcapacitystudyof
steelframestructurewithRBSconnection

CHEN Tingguo*, REN Weibin, QU Jiting

(FacultyofInfrastructureEngineering,DalianUniversityofTechnology,Dalian116024,China)

Abstract:Thelimitanalysistheoryisappliedtoinvestigatetheinfluenceofthereducedbeamsection
(RBS)connectiononthefailuremodeandtheultimatebearingcapacityofthestructure.Firstly,the
limitationofthedesignmethodofRBSconnectionproposedbyFEMAisdemonstrated.Toovercome
theshortage,theuniquenesstheoremoftheultimatebearingcapacityisappliedtothestructure
subjectedtobothproportionalloadingandfixedloading.Fortheframestructurewithastrongcolumn
andweakbeam,theuniquenessoftheultimateinternalforcestateisfurtherdemonstrated.The
existingdesignprocedureofRBSconnectioninFEMAismodifiedbyasupplementarychecking
formula,andanew design methodisproposedfor RBSconnection withacombinedfailure
mechanism.Then,atheoreticalderivationoftheultimatebearingcapacityofthesteelframestructure
withRBSconnectioniscarriedouttoclarifytheinfluenceoftheRBSconnectionontheultimate
bearingcapacity,andatheoreticalcalculationformulaoftheultimatebearingcapacityisobtained.
Finally,thetheoreticalresultshowsagoodagreementwiththenumericalsimulationsconductedby
thefiniteelementanalysissoftwareAbaqus.

Keywords:reducedbeamsectionconnection;steelframestructure;designmethod;ultimatebearing
capacity;seismicperformance
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