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摘　要：以钢框架短肢组合钢板剪力墙结构该结构形式为研究对象，基于薄板理论及经典结构力学

原理，建立了整体力学模型。理论模型中考虑了梁、柱抗侧刚度，梁柱节点、组合钢板剪力墙抗剪刚

度及钢板与边缘框架间的等效摩擦阻尼。根据结构变形特点及计算假定建立了结构抗侧刚度、弹

性极限抗剪承载力、结构体系极限抗剪承载力及结构体系能量耗散４个理论计算模型。通过与实

际结构模型试验结果比较，该整体力学模型计算精度能够满足理论分析要求。文章最后对理论计

算值与试验结果的差异进行了分析。
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　　钢板剪力墙结构是新型结构体系领域的研究热

点，国内外已取得了较多的研究成果，在小高层或高

层建筑中得到一定的应用［１］。随着研究成果的积

累，各类新型钢板剪力墙也不断涌现，如开缝钢板剪

力墙［２］、非加劲钢板剪力墙［３］、加劲钢板剪力墙［４］、

防屈曲钢板剪力墙［５］等。

目前普通钢板剪力墙的设计和应用是建立在

Ｂａｓｌｅｒ
［６］的薄板屈曲后强度理论和Ｔｈｏｒｂｕｒｎ

［７］等人
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的薄板屈曲后强度理论模型基础上的。认为内嵌钢

板屈曲后形成斜向对角拉力带，由拉力带继续承担

水平荷载，见图１。该模型将内嵌钢板离散成一组

平行的承受轴向拉力的铰接链杆。钢板自身的承载

能力发挥依赖边缘构件给予的约束能力，相反钢板

在受力的过程中对边缘梁柱亦产生拉力。Ａｓｔａｎｅｈ

Ａｓｌ和Ｚｈａｏ
［８］也提出了一种在往复荷载作用下的交

叉链杆简化模型。然而该种简化模型只能用于小侧

向力和弹性时程分析［９］。

图１　钢板剪力墙的简化模型

　　文献［１０］亦提出一种适用于小高层建筑的钢框

架短肢组合钢板剪力墙结构形式，它由型钢梁、实腹

式型钢混凝土异形柱和内嵌短肢组合钢板剪力墙３

部分构成。结构体系的抗侧刚度及承载能力由梁、

柱、刚结梁柱节点及短肢组合钢板剪力墙４部分的

抗侧及承载能力提供。钢板作为抗侧力单元，其工

作机理与普通钢筋混凝土剪力墙不同。钢筋混凝土

剪力墙可以作为独立构件进行相应的设计，通过位

移协调可以计算框架钢筋混凝土剪力墙的抗侧能

力，因此普通框剪结构可以简化为分离式模型，剪力

墙与框架间通过铰接链杆相连。而钢板剪力墙的抗

侧实现是要由边缘框架有效约束来实现的，设计和分

析时必须要考虑结构的整体作用。该文将针对新型

钢框架短肢组合钢板剪力墙结构建立整体力学模型。

１　新型钢框架短肢组合钢板剪力墙简

化模型

　　组合钢板剪力墙与普通钢板剪力墙本质区别

是，组合钢板剪力墙内嵌钢板受到两侧墙板的侧向

约束，能够承受相等的拉压应力，近似以受纯剪状态

工作；而普通钢板剪力墙是以屈曲后的斜向拉力带

形成拉力场抵抗外载的，这一点与框架支撑体系中

的抗侧支撑受力情况较为相似。

钢框架短肢组合钢板剪力墙见图２（ａ）所示，可

以简化成图２（ｂ），图中阴影区为三边约束钢板屈曲

后形成的有效拉力场范围，对于整体结构而言原结

构模型（ｂ）又可以转化为（ｃ）型简图。犮为钢板自由

边角钢有效约束长度。

图２　钢框架纯钢板短肢剪力墙简化模型

　　钢板剪力墙承担外部剪力的机理是梁柱构件为

内嵌钢板提供有效拉力约束，促使钢板墙面内形成

拉力场承担外部荷载，如果内嵌钢板丧失边缘约束

也就无法形成有效拉力带。因此，无法将钢板剪力
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墙与边缘框架简化为分离式模型，模型建立必须要

考虑他们的相互作用。

对于组合钢板剪力墙，其抗侧机理与普通钢板

剪力墙不同，它属于剪切场抗侧，与普通钢筋混凝土

剪力墙相似，但是也需要边缘框架的有效边界约束，

这一点又与普通钢板剪力墙特征一致。对组合钢板

剪力墙单元的简化模型说明如下：

１）图２中的三角空白区是由于角钢约束能力不

足造成的，无法形成有效拉力场，即使两侧覆盖预制

墙板后，该空白区域仍旧不参与受力；

２）加设预制墙板后，图２的阴影区应力场发生

变化，钢板屈曲得到抑制，阴影区变为剪切应力场；

３）简化模型必须考虑墙板的抑屈作用，也就是

说建立的简化模型是剪切模型，但是墙板并不直接

参与结构抗剪，组合钢板剪力墙的抗剪仍旧以内嵌

钢板面内抗剪为主；

４）从试验现象中发现，钢板剪力墙与边柱连接

处并未发生严重滑动现象［１１］。假定楼板刚度面内

无限大，钢梁轴向变形可以忽略不计。

根据上述，新型钢框架组合钢板剪力墙计算模

型见图３。

图３　新型钢框架组合钢板剪力墙计算模型

图３中，犓Ｃ为结构体系实腹式型钢混凝土异形

柱弹性抗侧刚度；犓ｊ为结构体系的节点弹性抗剪刚

度；犓ｓｗ 为３边约束钢板的弹性抗剪刚度；犆ｅ 钢板

剪力墙与边缘框架螺栓连接的等效摩擦阻尼。

２　抗侧刚度计算模型

由计算简图２可以分析得到，在结构刚受到水

平荷载作用时，钢板与边缘框架的等效摩擦阻尼远

大于钢板剪力墙的抗剪刚度，结构体系单元的抗侧

刚度犓ＳＰＳＷ 组成为：

犓ＳＰＳＷ ＝２犓Ｃ＋２犓ｓｗ＋４犓ｊ （１）

随着结构单元顶点的水平位移增加，钢板承担

的水平剪力增加，当克服钢板与边缘框架的摩擦力

后，等效摩擦阻尼衰减，结构单元的抗侧刚度及抗剪

承载力下降。根据前期独立钢板剪力墙承载力试

验［１３］结果分析可知，当采用大宽厚比钢板时，能够

保证计算简图中等效摩擦阻尼不衰减。

实腹式型钢混凝土异形柱抗侧刚度可由“Ｄ值”

法求得：

犓Ｃ ＝α
１２犻ｃ
犺２

＝α
１２犈ｃ犐ｃ
犺３

（２）

式中，犈ｃ，犐ｃ分别为实腹式型钢混凝土异形柱的弹

性模量和截面惯性矩（均等效为钢材）；犺为柱高；α

为考虑梁柱刚度比值对柱侧移刚度影响的修正系数，

α＝
犻
２＋犻

，犻＝
犻ｂ
犻ｃ
，其中犻ｂ为框架梁线刚度。

三边约束钢板单元的抗剪刚度可由虚功原理按

得到：

犓ｓｗ ＝
犌狋ｓｗ犔

１．２犺
－
犌狋ｓｗ（犔－犫）

犽０（犺－犮）
（３）

式中：犌为剪切模量，ＭＰａ；狋ｓｗ 为钢板厚度，ｍｍ；犔

为钢板宽度，ｍｍ；犺为钢板高度，ｍｍ；犮为钢板有效

抗剪区域边长；犽０ 为三角空白区域剪力不均匀分布

修正系数。

犽０＝
犃

犐狕
２∫犃

犛狕
２

犫狓
２ｄ犃＝

１４４２

３（犺－犮）
４－

１６
（犺－犮）

３＋
１１２

４０５

（４）

式中：犃和犐狕分别表示图２（ｂ）中三角空白区域的面

积和对水平中性轴的截面惯性矩；犛ｚ表示图２（ｂ）中

三角空白区域微面积ｄ犃上或下的截面面积对水平

中性轴的静矩；犫狓 为微面积ｄ犃处的截面宽度。

梁柱节点的抗剪刚度由节点域的弹性抗剪刚度

表示：

犓ｊ＝
犌犺ｃ狋ｃ
１．２犺ｂ

（５）

式中，犌为剪切模量，ＭＰａ；狋ｃ为柱腹板厚度，ｍｍ；其

他参数见图３。

图４　新型钢框架组合钢板剪力墙弹性

极限承载力计算模型

３　弹性极限抗剪承载力计算模型

假定结构处在理想弹性状态，在水平荷载犞 作

用下产生弹性极限位移Δ，见图４。结结构弹性层间

位移角θ＝Δ／犺，则结构体系的弹性极限抗剪承载

力为：
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犞狔
ＳＰＳＷ
＝２犓ｃΔ＋２犓ｓｗΔ＋４犓ｊγ （６）

式中：犞ＳＰＳＷ 为结构体系的弹性极限抗剪承载力；γ

为梁柱节点剪切变形量。根据变形特征，上式可以

改写成：

犞狔
ＳＰＳＷ
＝２犓ｃθ犺＋２犓ｓｗθ犺＋４犓ｊθ犺ｂ （７）

４　结构体系极限抗剪承载力

结构体系的极限抗剪承载能力由以剪切变形为

主的抗剪承载力（犞狌ＳＰＳＷ ）和由以弯曲变形为主的抗

剪承载力（犞ｆｍ ）两者中的最小值决定，即当犞
狌
ＳＰＳＷ ≤

犞ｆｍ 时，结构变形以剪切破坏为主，否则以弯曲破坏

为主。以剪切变形为主的极限抗剪承载力主要包括

组合钢板的极限抗剪承载力（犞狌ｓｗ ）和边缘框架的极

限抗剪承载力（犞狌ｓｆ）。将图２ｂ模型转变为图５。

图５　新型钢框架组合钢板剪力墙塑性机构

图５中，钢板剪力墙阴影区为组合钢板有效剪

切屈服区域；犕ｂ，犕ｃ，犕ｃｂ 分别为梁端，柱脚及连梁

端塑性铰弯矩。

根据简化模型，可以得到组合钢板剪力墙极限

抗剪承载力：

犞狌ｓｗ ＝τｙ狋ｓｗ （犾－犾０）－（犺－２犮）ｔａｎ［ ］α （８）

式中：τｙ为内嵌钢板剪切强度，ＭＰａ；狋ｓｗ 为钢板厚

度，ｍｍ；其他参数见图２（ｂ）。钢框架极限抗剪承载

力为：

犞狌ｓｆ＝２（犕ｃ＋犕ｂ）／犺＋２犕ｃｂ／犺 （９）

因此，结构体系极限抗剪承载力犞狌ＳＰＳＷ 为：

犞狌ＳＰＳＷ ＝犞
狌
ｓｗ＋犞

狌
ｓｆ （１０）

如果需考虑框架的二阶效应，则结构体系以弯

曲变形为主的极限抗剪承载力犞ｆｍ 框架的抗弯承载

力（犞ｆｍ）可以由犘△效应求得：

犞ｆｍ ＝
犃ｃ犳ｍ犾

犺
－
犘ｇδ
犺

（１１）

式中：犃ｃ为边缘框架柱的截面面积；δ为框架顶点

的侧移；犳ｍ 边缘框架柱的最大容许应力，犳ｍ ＝

犳ｃｙ－犘ｇ／犃ｃ，其中犳ｃｙ为边缘框架柱的屈曲强度，犘ｇ

为等效于柱顶的柱自重。因此，由式（１０）和（１１）结

果可以判断结构体系的破坏形态，也可以求出极限

抗剪承载能力。

５　结构体系能量耗散模型

假定结构体系在顶部水平荷载作用下产生位移

δ。内嵌钢板的有效剪切场为图６的阴影区。此

时，边缘框架梁柱出现塑性铰，钢板实际剪切角为

δ／犺，则钢板剪应变为：

γｕ＝
δ
犺

（１２）

图６　新型钢框架组合钢板剪力墙耗能计算模型

根据平面应力平衡，在半个荷载循环内，剪切单

元做功为：

犝ｓ＝ （γｕ－γｙ）τｙ （１３）

式中，τｙ 为 内 嵌 钢 板 剪 切 强 度，ＭＰａ；γｙ ＝

２（１＋μ）

犈
τｙ，其中μ为泊松比。

剪切单元在一个荷载循环内做功为２犝狊，所以

单层单跨组合钢板的做功为：

犝犪ｓｐｓｗ ＝２
δ
犺
－
２（１＋μ）

犈
τ［ ］ｙτｙ狋ｓｗ犃ｎ （１４）

式中，犃ｎ＝（犾－犾０）犺－（犺－犮）
２ｔａｎα为内嵌钢板有

效剪切场面积。

边缘框架的能量抵耗是由梁柱端的塑性铰完成

的。假定边缘框架的塑性铰为理想弹塑性，根据结

构力学相关知识可以得到边缘框架的能量耗散量：

犝犪ｆｍ ＝２（犕ｃ＋犕ｂ＋犕ｃｂ）θΔ （１５）

式中，θΔ 为塑性铰转角，θΔ ＝ （δ－δｅ）／犺，其中δ为

框架顶点的侧移，δｅ为框架顶点的弹性侧移，根据抗

弯框架的剪切变形特点，弹性侧移为：

δｅ＝
犞ｓｆ犺

２

１２犈
（犾
犐ｂ
＋
犺
２犐ｃ
） （１６）

式中，犐ｂ、犐ｃ分别为框架梁、柱的截面惯性矩。

根据前述公式可以得到单层单跨一榀新型钢框

架组合钢板剪力墙的耗能能量计算公式：

犝ａｌｌ＝犝
犪
ｓｐｓｗ＋犝

犪
ｆｍ （１７）

即，

犝ａｌｌ＝２
δ
犺
－
２（１＋μ）

犈
τ［ ］ｙτｙ狋ｓｗ犃ｎ＋２（犕ｃ＋犕ｂ＋

犕ｃｂ）θΔ （１８）

６　试验验证

文献［１１］进行了新型钢框架短肢组合钢板剪力墙结
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构的抗震性能试验研究。试验模型尺寸及加载见图７。

图７　试件尺寸及试验加载方案

实腹式Ｔ形钢柱尺寸见图８所示，Ｔ型柱采用

厚６ｍｍ钢板焊接而成。抗剪连接件采用Ｑ２３５钢，

尺寸为Φ８×４５（ｍｍ）。柱外包Ｃ３０混凝土，柱内纵

筋为Φ１０，箍筋为Φ６，箍筋间距１４０ｍｍ。钢连梁为

Ｈ２００×１５０×６×８（ｍｍ），与钢柱同为为 Ｑ３４５钢。

钢板剪力墙组合墙体中，钢板采用Ｑ２３５级钢，实测抗

拉强度为２５６ＭＰａ，钢板尺寸为１１００ｍｍ×７５０ｍｍ

×３．５ｍｍ。弹性边角钢为Ｌ４０×３等边角钢，角钢与

试件自由边采用焊缝拼接。两侧墙板采用 ＮＡＬＣ

预制墙板，厂家提供的１０５０ｍｍ×６００ｍｍ×７５ｍｍ

墙板，实测抗压强度为５．４ ＭＰａ，连接方式按照

ＮＡＬＣ加气混凝土墙板图集要求
［１２］。

图８　钢柱尺寸

框架内部翼缘预焊２０ｍｍ连接耳板，钢板通过

８．８级 Ｍ１０高强螺栓与耳板连接，螺栓预紧力为

１１０ｋＮ。试验中，通过反力墙上水平千斤顶对框架

顶端施加往复低周荷载，采用位移控制对水平千斤

顶的往复运动。所有数据通过ＴＤＳ３０３数字采集仪

输入到电脑端。通过竖向千斤顶在框架柱顶施加轴

压比０．４的集中荷载，在钢横梁施加平面外约束防

止侧向失稳，加载框架地梁用地脚螺栓固定在地槽

内，水平方向再与反力墙连接防止水平滑移。

利用前文的理论分析对试验模型进行计算，理

论计算结果与试验结果对比见表１。

表１　理论计算值与试验结果比较

抗侧刚度犓ＳＰＳＷ
／（ｋＮ·ｍｍ－１）

弹性极限抗剪

承载力犞狔ＳＰＳＷ／ｋＮ

极限抗剪承载力

犞狌ＳＰＳＷ／ｋＮ

每级位移能量耗散犝ａｌｌ／（ｋＮ·ｍｍ）

１０ｍｍ加载位移循环 １５ｍｍ加载位移循环

理论计算 ２１．３ １１０．８ ２５２．３ ２１１３．５ ２９４１．３

试验结果 １９．６ １０２．４ ２２４．５ ２２０８．３ ３１６６．２

误差 ８．６％ ８．２％ １２．４％ ４．４％ ７．１％

注：误差为理论计算与试验结果的数值差异。

　　表中刚度和抗剪承载力理论计算结果均高于试

验结果，这是由于实际试验模型的制作、安装、试验

手段等环节并不能完全理想化。通过前文的计算假

定，可以看出误差的来源：

１）计算假定中将实腹式型钢混凝土异形柱的外

包混凝土等效成钢材，不能反映出实际模型中混凝土

开裂后结构刚度退化的特征，使得实腹式型钢混凝土

异形柱抗侧刚度的理论计算值要高于试验值。

２）假定中，梁柱节点的抗剪刚度仅考虑了柱腹板

的有效抗剪；而实际模型中，节点腹板受到外包混凝

土的侧向约束，核心混凝土也起到了水平抗剪的作

用，因此该部分的理论计算值应低于实际试验结果。

３）由于安装和制造的误差，组合钢板剪力墙的

内嵌钢板与侧向混凝土墙板不能够完全贴合，内嵌

钢板初期会发生微小的面外屈曲变形，使组合钢板

剪力墙初期不能完全发挥整体抗剪能力，理论计算

结果会高于试验结果。

４）实际模型中内嵌钢板与边缘框架连接会有微

小的相对位移，使内嵌钢板不能形成理论模型的固

结边界条件，也即是理论模型中图３中的等效摩擦

阻尼犆犲不是无穷大，当相对滑移很快停止后，可以

认为钢板边界形成完全固结，因此理论计算结果会

略高于试验结果。

５）结构体系的极限抗剪承载力的理论计算值与

试验结果差异较大，这里存在３个问题：一是试验模

型加载过程中地梁锚固端破坏导致加载值未达到应

有水平；二是试验模型发生一定侧向变形导致加载

荷载不高；三是试验模型未完全出现理论模型假定

的塑性铰数量，承载能力未充分发挥。

表中每级荷载循环中结构耗散能量的理论计算

值要偏小于试验值，误差主要来源于以下几点：

１）理论模型中柱截面为等效截面，而实际试验

模型中混凝土开裂将使柱截面面积减小，此时的截

面塑性弯矩要低于于理论模型柱的情况，因此犝犪ｆｍ
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计算值要高于试验测定值。

２）理论模型中未考虑预制墙板与内嵌钢板相对

滑移产生的能量耗散，同样也未考虑钢板与边缘框

架连接处的滑动摩擦耗能。

３）试验系统在加载过程中也存在能量耗散的

现象。

因此，上述原因造成理论计算值要偏小于试验值，

而且随着水平加载位移的增加，试件模型组成单元间

的摩擦耗能及试验系统内部的耗能加剧，造成－１５～

１５ｍｍ位移循环的能量耗散计算与实际误差增大。

７　结　论

针对新型钢框架短肢组合钢板剪力墙结构建立

了整体力学模型。根据简化模型建立了结构抗侧刚

度、弹性极限抗剪承载力、结构体系极限抗剪承载力

及结构体系能量耗散４个理论计算模型。通过与试

验结果进行比较，可以得出以下几点结论：

１）基于弹性受剪薄板理论和经典结构力学原理

建立的整体理论计算模型是合理的，即考虑了构件

的自身特性，又考虑了组成构件间的相互作用关系；

对组合钢板剪力墙的简化模型是可行的。

２）利用弹性受剪薄板理论及经典结构力学原理

建立了结构整体抗侧刚度及弹性极限抗剪承载力计

算公式；利用虚功原理及上限定理建立了结构极限

抗剪承载力；利用塑性力学的畸变能原理建立了结

构整体耗能计算公式。通过与实际结构模型的力学

及耗能能力的比较，两者吻合较好，计算精度能够满

足理论分析要求，亦可以为实际工程设计及验算提

供理论依据；计算值与试验结果的误差来源于理论

分析模型的假定、试件制作的缺陷、试验手段的不完

备等几个环节。

３）理论分析模型假定中应考虑混凝土的开裂，

梁柱节点处核心混凝土的抗剪贡献，组合钢板剪力

墙抗剪刚度的折减，内嵌钢板与边缘框架连接处的

相对滑动等４个方面，这样可以进一步提高理论计

算精度。
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