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摘　要：通过模型节点滞回试验研究和有限元分析，探讨了一种新型钢框架梁柱耗能节点的力学性

能和耗能能力。该节点是利用螺杆对角钢节点进行改善的半刚性节点，并基于控制结构损伤仅限

于角钢和螺杆进行设计。６个模型节点的对比实验研究表明，试验节点因角钢塑性损伤、裂缝扩展

和螺杆屈曲及疲劳断裂而出现性能退化。螺杆连接的节点转动能力和破坏模式取决于螺杆的抗疲

劳断裂能力，采用良好延性螺杆的节点具有更好的耗能能力。节点有限元模型可以较好地模拟试

验节点在出现明显强度退化或螺杆断裂前的滞回性能和变形模式，验证了角钢垂直度偏差引起的

预应力刚化效应、角钢塑性区分布和螺杆屈曲引起的节点性能退化。最后，分析了这种新型梁柱耗

能节点的优缺点，并提出了进一步改进节点和深入研究的建议。
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　　钢框架梁柱节点作为结构的关键部位，起着传

递结构构件（梁、柱）内力和协调结构变形的作用。

在１９９４年美国 Ｎｏｒｔｈｒｉｄｇｅ地震和１９９５年日本

Ｋｏｂｅ地震中，以往被认为具有变形能力的梁柱焊接

刚性节点发生了焊缝脆性破坏［１２］，这引起了人们对

焊接刚性节点延性性能的怀疑并激发了节点的改进

研究，如美国的ＳＡＣ项目。已有研究表明：通过改

进焊接工艺、补强措施（加腋或盖板）和削弱措施

（ＲＢＳ）都可以实现焊接节点塑性铰外移至梁端截

面，从而满足地震下的变形需求。然而梁截面塑性

铰及其滞回耗能却不能减轻震后修复难度和费用。

因此，采用角钢栓接的半刚性节点又被再次广泛关

注，这类节点利用角钢既作抗力元件又作耗能元件，

从而可以避免主体结构构件（梁、柱）发生塑性损伤，

且其良好变形能力已为国内外试验证实［３４］并建立

了各种半刚性节点分析模型和试验节点数据库［５］。

基于现有角钢节点，利用螺杆对其进行改善，构

造了一种新型钢框架梁柱耗能节点。通过节点的滞

回性能试验和有限元分析，研究了不同延性的螺杆

对节点性能的影响，对节点的受力机理、变形模式、

弯矩转角特性、力学性能（刚度、承载力、延性）和耗

能能力进行了分析。最后，对该节点的优缺点进行

评述，提出了进一步改进和深入研究的建议。

１　新型梁柱节点滞回性能试验

１１　试件、加载装置及其加载方案

基于有效控制节点损伤部位（或塑性变形）仅限

于连接件（角钢和螺杆）的设计思想和节点单调加载

有限元分析，文中设计了３种共６个节点试验（图

１）。如图１所示，梁和柱均为焊接 Ｈ 形钢，钢材为

Ｑ２３５Ｂ，截面为：ＨＷ２００×２００×１０×１２和 ＨＷ２５０×

２５０×１０×１４，梁长犾ｂ＝０．６ｍ，柱高犾ｃ＝０．９７ｍ。柱

节点域设置了与梁翼缘等厚的横向加劲肋。焊接在

梁翼缘上用于连接螺杆的连接板，其厚度与柱翼缘

等厚，并设置加劲板（与梁腹板等厚）。与连接板相

对应的梁截面设置了横向加劲肋，以有效约束梁翼

缘的变形。为保证梁与柱具有充分可靠的接触，将

梁端截面铣平。连接角钢为轧制角钢
!５０×５０×

４，长度为７０ｍｍ。采用１０．９级 Ｍ１２的高强螺栓将

角钢与柱、梁连在一起，并采用扭矩扳手对其施加规

范［６］规定的６０ｋＮ预拉力。这样制成的２个节点为

ＡＮＧＬＥ＿１和 ＡＮＧＬＥ＿２。在此基础上，分别安置

Ａ３螺杆和Ａ４５螺杆就得到节点 Ａ３＿１、Ａ３＿２和节

点Ａ４５＿１、Ａ４５＿２。Ａ３和Ａ４５螺杆分别由Ａ３圆钢

（热轧态）和４５号圆钢（冷拔态）加工而成。螺杆工

作段直径为６ｍｍ，长度为１１５ｍｍ（按０．０３ｒａｄ相

对转角下具有设计可利用应变约６％考虑），并采用

８．８级Ｍ１０的螺母进行连接。为了保证螺杆不出现

拉、压空载及由此引起的受荷冲击、滑移现象，采用

双侧螺母锚固方式；同时采用双螺母对顶拧紧的防

松方法避免出现连接螺母松动、滑移现象。试验前

假定螺杆处于零内力状态，本文通过粘贴在螺杆表

面的应变片监测安装内力，并采用合理的施拧顺序

达到既控制螺杆内力（应变片读数为±１０με）又保证

双螺母对顶拧紧且夹紧连接板或柱翼缘。

图１　试验节点详图

试验加载装置如图２所示，试件安置在Ｌ形反

力架上。柱横卧，通过两端销轴与反力架上的支座

连接。采用梁端加载方式，试验荷载犘为拉压千斤

顶施加的水平荷载，并通过力传感器输出。在梁端

加载部位布置ＬＶＤＴ１（差动变压器式位移传感器）

以获取加载点的水平位移；在梁、柱交界处梁翼缘厚

度的中点布置竖向ＬＶＤＴ２～５（２、４位于右侧，３、５

位于左侧），测量梁端的张开间隙（亦可反映梁与柱

的相对转角）；同时在距离柱翼缘外表面１６ｍｍ处

的梁翼缘中点布置水平ＬＶＤＴ６，以监测梁端沿柱

翼缘表面的滑移；另外，在柱两端铰接处布置ＹＨＤ７、

８位移计以监测支座滑动。图２中还给出了螺杆编

号示意图（螺杆编号与角钢编号相同）。图３给出了

峰值点螺杆屈曲波峰矢高测量示意图，采用钢尺对

所选螺杆（其屈曲位于梁柱节点平面内）单波屈曲的

两个反弯点（位于螺杆工作段与螺纹段的过渡弧位

置）和波峰点间的距离进行测量。

参照ＪＧＪ１０１—９６
［７］和ＣＥＥＳ

［８］，加载方案采用

荷载位移双控制方法；同时参考 ＡＩＳＣ３４１：ＳＡＣ／

ＢＤ９７／０２
［９］，以梁端侧移角θ０＝０．００４２ｒａｄ作为

“屈服后”循环位移增量步长。因此，试验加载方案

具体为：１）根据有限元分析确定实验屈服荷载犉ｙ，屈
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服前按力控制，分４级（每级为０．２５犉ｙ），各循环１

圈，且第４级荷载加载至名义屈服位移Δｙ＝０．００４２

×犾ｂ＝２．５ｍｍ；２）屈服后按位移控制，位移增量为

Δｙ，各循环３圈，直至８Δｙ 或出现承载力下降；３）之

后位移增量仍为Δｙ，各循环２圈，直至１２Δｙ或发生

角钢断裂。控制位移采用梁加载端ＬＶＤＴ１所测位

移。

图２　试验装置

图３　峰值点屈曲波峰矢高测量示意

１２　试件材性

为了更准确地预测和模拟节点性能，按照《金属

材料室温拉伸实验方法》［１０］对试验节点的各部件进

行了材料拉伸实验，采用引伸计测量试件应变。由

表１中数值可以发现：１）钢板均满足规范《碳素结构

钢（ＧＢ／Ｔ７００—２００６）》的性能要求；２）角钢因其生

产工艺造成纵、横向的力学性能差异较大，主要体现

在屈服强度和断后伸长率指标；３）Ａ３钢杆具有可靠

的延性，而Ａ４５钢杆断后伸长率较小，变形能力差，

但极限强度很高。

表１　试验节点材性参数

厚度（直径）／

ｍｍ

屈服强度／

ＭＰａ

极限强度／

ＭＰａ

断后伸

长率／％

弹性模量／

ＭＰａ

钢板狋＝１０ｍｍ ９．４６ ３０１ ４４４ ３１％ １．９５Ｅ５

钢板狋＝１２ｍｍ １１．４８ ３０１ ４３６ ３４％ １．９５Ｅ５

钢板狋＝１４ｍｍ １３．４４ ２５５ ４２６ ３６％ １．９５Ｅ５

角钢（纵向） ３．６７ ３７０ ５６１ ２５．５％ ２．０６Ｅ５

角钢（横向） ３．６７ ４１５ ５５７ １５．６％ ２．０６Ｅ５

Ａ３钢杆 ６．０ ３６５ ５６０ ２９％ １．９５Ｅ５

Ａ４５钢杆 ６．０ ７１７ ９７７ ５％ １．９５Ｅ５

　　注：
“ ”表示屈服强度为０．２％残余应变对应的应力；表中数值为３个试

件的平均值。

１３　试验现象及结果分析

１．３．１　试验现象　ＡＮＧＬＥ节点的刚度和承载力

只由内角钢提供，其延性取决于角钢的疲劳性能。

循环加载过程中，受拉角钢塑性变形明显，受拉一侧

梁翼缘脱离柱翼缘表面，且其间隙随梁端位移幅值

的增大而增大；当梁端水平位移恢复至平衡位置（位

移零点）时，梁端两侧翼缘均脱离柱翼缘表面（见图

４（ａ）），该间隙亦随位移幅值的增大而增大；角钢裂

缝主要出现在角钢根部倒角两侧边缘（见图４（ｂ））；

与柱翼缘相连的角钢肢，其螺栓孔附近的塑性变形

较大，且在靠近角钢根部倒角一侧分布有沿螺栓孔

径向的裂纹。由此可见，受拉角钢将形成３个塑性

铰区域。根据观察，节点转动中心随作用荷载方向

变化而在梁上、下翼缘，在峰值荷载时刻，可以认为

节点转动中心位于梁上、下翼缘厚度的中点。

图４　试验节点变形示意图

　　Ａ３和Ａ４５节点是在ＡＮＧＬＥ节点基础上添加了

钢螺杆，从而提高节点的刚度和承载力。循环加载过

程中，梁翼缘两侧的螺杆将分别受压和受拉，受压一

侧螺杆将发生单波弯曲屈曲（见图４（ｃ），对应某级循

环荷载下的平衡位置时刻），其最大屈曲波峰矢高大

约可达２０ｍｍ（Ａ３）或１２ｍｍ（Ａ４５），但在节点弹性阶

段（节点相对转角小于０．００２ｒａｄ）均未出现明显螺杆

弯曲，其应变读数均未达到屈服应变且压杆应变读数

稳定；在同一级位移荷载下，已经发生屈曲的螺杆不

会在反向荷载作用下被完全拉直，也即反向荷载作用

下受拉一侧螺杆不能充分发挥其潜在的抗拉能力，直

接导致同级荷载下第２、３圈循环的连接承载力出现

较大幅度下降；梁、柱间的相对变形仍旧以梁端与柱

翼缘表面的间隙张开闭合为特征；螺杆断裂并退出
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工作是逐步发生的（Ａ３和Ａ４５螺杆分别始于８Δｙ 和

４Δｙ），且断裂位置多在螺杆屈曲的上、下反弯点（也即

圆角根部）（见图４（ｄ）），少数在屈曲波峰位置。

ＡＮＧＬＥ节点最终因角钢变形过大、裂缝贯穿

而宣告节点破坏，Ａ３和 Ａ４５节点则因螺杆断裂而

导致承载力大幅下降，剩余承载力仅为极限承载力

的１／４～１／２，可以认为节点失效。

１．３．２　节点试验数据处理及结果分析　图５（ａ）—

（ｄ）给出了ＡＮＧＬＥ、Ａ３和Ａ４５节点的弯矩相对转

角滞回曲线及其骨架曲线。节点弯矩 犕 由梁端反

力犘 与梁长犾ｂ相乘而得，节点相对转角按θｒ＝（（犱３

＋犱５）／２－（犱２＋犱４）／２）／（犱ｂ－狋ｆｂ）计算，其中犱２～犱５

为ＬＶＤＴ２～ＬＶＤＴ５测得的位移，犱ｂ 为梁截面高

度，狋ｆｂ为梁翼缘厚度。表２给出了试验节点的部分

结果，表中数值为正负向平均值。

图５　试验节点弯矩相对转角滞回曲线及骨架曲线

表２　试验节点结果汇总

节点编号
初始弹性刚度／

（ＭＮ·ｍ·ｒａｄ－１）

屈服弯矩／

（ｋＮ·ｍ）

极限弯矩／

（ｋＮ·ｍ）

屈服相对转角／

ｍｒａｄ

极限相对转角／

ｍｒａｄ

延性系数

μ

破坏模式

ＡＮＧＬＥ＿１ ９．４５ ４．４２ ５．３３ ５．６０ ４１．００ ７．４０ Ⅰ

ＡＮＧＬＥ＿２ ９．９５ ４．６７ ５．５５ ５．３０ ３９．３５ ７．５０ Ⅰ

Ａ３＿１ １７．４５ ９．５０ １１．１３ ４．６０ ２９．６０ ６．６５ Ⅱ

Ａ３＿２ ２１．１５ ９．６９ １１．１４ ４．８０ ２８．２０ ６．３０ Ⅱ

Ａ４５＿１ １８．４５ １５．１４ １８．１３ ４．１５ １２．５０ ３．２０ Ⅱ

Ａ４５＿２ １８．５５ １５．４５ １８．５１ ４．３５ １３．３５ ３．０５ Ⅱ

　　注：破坏模式Ⅰ：角钢变形过大而开裂；破坏模式Ⅱ：螺杆断裂。初始弹性刚度是通过对骨架曲线弹性阶段的线性拟合得到；屈服弯矩和屈

服相对转角是参照《混凝土结构试验方法标准（ＧＢ５０１５２—９２）》［１１］附录的能量等效方法。极限弯矩是节点所能承受的最大弯矩。极限相对转

角取承载力下降至最大荷载８５％的转角，而Ａ３和Ａ４５节点取螺杆断裂对应荷载级的第１圈最大相对转角。延性系数为极限相对转角与屈服

相对转角之比。

　　由图５及表２中数据可以发现：１）３种节点的

初始弹性刚度平均值为：ＡＮＧＬＥ（９．７）＜Ａ３（１９．３）

≈ Ａ４５（１８．５），可见添加螺杆提高了节点刚度近１

倍，而Ａ３和Ａ４５节点具有相近的刚度值，因所用螺

杆均为相同截面积的钢螺杆；２）３种节点的承载力

差别非常明显，添加螺杆可以提高节点承载力，且螺

杆强度越高，承载力提高幅度越大；３）ＡＮＧＬＥ节点

可以满足ＥＣ８
［１２］规定的ＤＣＨ（高延性级）节点转动

变形θｐ＝０．０３５ｒａｄ的要求，Ａ３节点则满足 ＤＣＭ

（中等延性级）０．０２５ｒａｄ的要求，而Ａ４５节点则属于

ＥＣ８中的ＤＣＬ（低延性级）类。由此可见，３种节点

的转动能力相差非常大，螺杆连接因螺杆疲劳断裂

而偏小（特别是 Ａ４５节点）。影响螺杆疲劳断裂的

因素主要有：１）与螺杆的设计可利用应变较大有关

（θｒ＝０．０３ｒａｄ对应的螺杆应变约为０．０３×２２９／１１５＝

０．０５９７≈６％），导致螺杆的抗疲劳断裂性能较差；

２）与螺杆自身的延性性能有关，冷拔４５号圆钢具有

高强低延性特点，而Ａ３圆钢具有较好的延性性能；

３）与螺杆加工质量有关，文中螺杆采用车削方式加

工，而在螺杆两头的圆弧倒角部位存在明显的打刀

刮痕，且其直径相对于螺杆中部偏小，这就造成螺杆

断裂不同步，且断裂部位以螺杆两头为主（每个节点

仅１根螺杆在中部发生断裂）；４）与螺杆自身初始弯

曲及装配后螺杆倾斜度有关，该因素的影响相对较

小，因所用螺杆具有较好的平直度，且即便是理想无

缺陷螺杆也必定处于偏心受压，且偏心程度随θｒ的

增大而增大；５）与螺杆弯曲屈曲有关，屈曲螺杆将在

３处（２个反弯点和波峰点）产生塑性应力和应变集

中，从而加大该部位的应力或应变变化幅值，使螺杆

的疲劳性能恶化，因此若能采取措施抑制螺杆屈曲，

将有利于改善螺杆疲劳性能，进而改善节点性能。

由试验滞回曲线不难看出，３种节点具有相似

的力学行为。图６所示为 ＡＮＧＬＥ＿２滞回曲线的

１．５圈，根据该图对节点塑性加载下的受力过程进
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行描述：１）犃犅为卸载段，首先主要发生原受拉角钢

弹性恢复，随着原受压一侧梁翼缘与柱翼缘间的挤

压应力减小，原受压一侧角钢将发生弹性恢复并使

梁外推，促使梁翼缘与柱翼缘脱离，节点转动中心也

将逐渐向另一侧转移，因此犃犅段存在一个刚度转

折点（对应梁翼缘与柱翼缘脱离或失压）；２）犅犆为

“间隙”加载段，“间隙”是指梁端两侧翼缘均与柱翼

缘脱离，该阶段以低刚度（约１４９ｋＮ·ｍ／ｒａｄ）为特

征，捏缩滞回曲线，将使角钢的拉、压角色互换，节点

转动中心最终移向另一侧。其刚度低是由于两侧角

钢同步串联作用（刚度减半）、角钢塑性和转动中心

偏移等因素综合引起的；３）犆犇 为“闭合”加载段，

“闭合”是指梁原受拉一侧翼缘与柱翼缘表面接触并

产生挤压应力，该阶段刚度（约３７６ｋＮ·ｍ／ｒａｄ）明

显增大，主要是由于两侧角钢转为同步并联作用

（以受拉角钢为主），且转动中心固定在梁、柱翼缘

接触位置。在接近峰值荷载附近出现明显的刚度

转折，这是角钢塑性及裂缝向周边进一步扩展引起

的。后续加载则是对上述３个过程的重现与往复，

并伴随有同级荷载的强度退化和跨级荷载的强化

现象。这里还需要指出：１）犅犆段随加载幅值增加

而延长；２）随着角钢塑性损伤的累积和裂缝的不断

扩展，２个加载过程的刚度都将逐渐减小，且减小

速率呈增长趋势，犆犇 段甚至趋于消失。Ａ３、Ａ４５

节点具有相似的受力特点（螺杆与角钢是并联作用

的），只需对受拉螺杆强化和受压螺杆屈曲加以考

虑即可。但受压螺杆屈曲将导致更大程度的曲线

捏缩现象。

图６　节点受力作用机理示意

下面结合图５—６分析一下节点的强度、刚度退

化现象：１）所有节点因角钢塑性损伤和螺杆屈曲而

出现同一级荷载下的循环强度退化，并趋于稳定（即

退化幅度急剧减小）；２）所有节点塑性加载阶段的滞

回曲线（与骨架曲线的平台段对应）均有明显捏缩，

具有二阶段加载特性，且捏缩平台段随角钢塑性变

形和螺杆屈曲变形的增大而延长；３）ＡＮＧＬＥ节点

的角钢在５Δｙ（θｒ≈０．０１８ｒａｄ）就出现了裂纹，但节

点仍具有一定的强化能力，直至超过θｒ≈０．０３ｒａｄ

才出现强度退化（角钢裂缝已扩展较长）；４）塑性加

载范围内Ａ３和Ａ４５节点的承载力强化较小，尤其

是正向骨架曲线近乎水平线，这主要是由于受拉区

螺杆和角钢的材料强化被受压区螺杆的弯曲屈曲弱

化抵消了；５）Ａ４５节点在螺杆尚未断裂前就出现了

承载力退化，且有明显的循环内退化，这主要是由于

高强钢材变形能力较差（有限变形下就会进入类似

于材料单调拉伸曲线的下降段）和螺杆的低周疲劳

损伤。

图７为部分试验节点的累积能量耗散值犈ｄＴ（滞

回曲线包围面积的累加，ｋＮ·ｍｒａｄ）随加载循环圈

数狀的变化曲线，其中Ａ３、Ａ４５节点不考虑螺杆断

裂后的能量耗散值。由图中曲线可以发现，随狀增

大，犈ｄＴ逐渐加速增大；由于螺杆塑性变形对节点耗

能的贡献，Ａ３、Ａ４５节点在相同循环圈数下的犈ｄＴ

明显大于ＡＮＧＬＥ节点；曲线Ａ４５与Ａ３在狀＝９相

交。这主要是由于高强钢杆对节点相对转角的限制

作用（螺杆强度越高，相同θｒ 所需的外部荷载就越

大，从而梁、柱构件的弹性变形更大，所需的梁端侧

移也越大）和塑性区的节点承载力强化较小（故梁、

柱构件弹性变形对梁端侧移的贡献相对稳定，从而

θｒ占梁端侧移角的比例将随狀增大而逐步增大），从

而造成小位移下（狀＜９）即使 Ａ４５节点承载力远大

于Ａ３节点，Ａ４５节点的犈ｄＴ仍小于Ａ３节点，和大位

移下（狀＞９）Ａ４５节点的犈ｄＴ反超 Ａ３节点的现象。

图８为部分试验节点的单圈能量耗散系数犈
［７］。由

图８曲线可以看出，塑性区同级荷载下螺杆连接具

有更高的犈值；同级荷载下第１圈的犈值明显高于

第２、３圈，另外还需剔除弹性阶段的数据点，故采用

狀＞５且各级荷载下第２、３圈的犈值来观察其变化

趋势：犈ＡＮＧＬＥ随循环位移幅值增加呈线性增长，变化

范围为０．３５～１．３１；犈Ａ３则基本维持稳定，变化范围

为０．９６～１．２０；犈Ａ４５也随循环位移幅值增加而增长，

变化范围为０．５５～０．８７。综上所述，Ａ３节点具有

更好的耗能能力。

图７　节点累积能量耗散曲线
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图８　试验节点单圈能量耗散系数

２　试验节点有限元分析

２１　节点有限元模型介绍

采用大型通用非线性有限元软件ＡＮＳＹＳ８．１对

试验节点进行模拟分析，综合考虑了材料、几何和接

触非线性［１３］。按照试验节点实际尺寸建立有限元模

型，如图９所示。其中梁、柱、角钢、螺栓和螺杆均采

用三维实体单元 ＳＯＬＩＤ４５；采用摩擦接触单元

ＣＯＮＴＡ１７３和ＴＡＲＧＥ１７０考虑了各部件间（角钢、

梁、柱、螺栓和螺杆）的相互作用，摩擦系数取０．３；高

强螺栓预拉力通过预张拉单元ＰＲＥＴＳ１７９施加。有

限元模型的边界条件与试验节点一样，对柱两端及梁

端施加铰接约束（其中梁端只约束垂直于梁轴线的水

平位移）。本文在单元划分时，对关键部位（如应力梯

度大的部位、角钢、螺栓孔周边及螺杆等）采用较小的

网格尺寸。考虑到模型和边界条件的对称性，沿梁、

柱腹板中面取１／２模型进行分析，以节约计算时间。

另外，模型考虑了角钢肢垂直度偏差δａ对试验节点的

装配影响，δａ取０．２ｍｍ和２ｍｍ（后者为实测平均值）

２种情况，相应有限元算例分别记为：ｘｘｘ＿ｆｅｍｂ和

ｘｘｘ＿ｆｅｍ，其中ｘｘｘ代表ＡＮＧＬＥ、Ａ３和Ａ４５。参照试

验加载方案，有限元计算分２步：１）施加高强螺栓预

拉力，且先施加柱翼缘螺栓再施加梁翼缘螺栓；２）施

加梁端循环位移荷载，位移序列与试验一致（并用位

移取代屈服前的力控制）。

计算模型采用多线性随动强化的钢材本构模

型，ＶｏｎＭｉｓｅｓ屈服准则及相关流动法则，并根据实

测材性确定相关参数，其中角钢模拟时采用横向性

能。鉴于角钢和螺杆的应变较大，采用真应力应变

关系替换工程应力应变关系。另外，１０．９级高强螺

栓和８．８级高强螺母则参照规范ＧＢ３０９８．１确定其

屈服强度分别为９４０ＭＰａ和６４０ＭＰａ，极限强度分

别为１０４０ＭＰａ和８００ＭＰａ。所有板材和角钢的泊

松比取为０．２８，钢杆和高强螺栓的泊松比取为０．３。

如图１０所示，图（ａ）对应有明显屈服平台的材料（钢

板、Ａ３钢杆），图（ｂ）对应无明显屈服强度的材料（角

钢、Ａ４５钢杆和高强螺栓及螺母）。

图９　试验节点有限元模型

图１０　材性模型示意图

２２　节点有限元计算结果分析

由于文中节点有限元模型不能考虑塑性累积损伤

和裂缝开展，承载力将因材料强化而不断增长，因此最

大计算位移分别取为：试验ＡＮＧＬＥ节点出现强度退化

和Ａ３、Ａ４５节点出现螺杆断裂对应的梁端侧移。

图１１给出了有限元计算所得的节点弯矩相对

转角滞回曲线及骨架曲线，并给出了相应节点的试

验曲线以作对比。表３给出了部分节点性能参数，

其中屈服弯矩和屈服相对转角的取值方法与表２一

样，极限弯矩是指有限元计算所得的最大承载力。

由图１１和表３可以得到以下几点结论：１）当对具有

角钢肢垂直度偏差的连接角钢施加高强螺栓预拉力

时，梁翼缘角钢肢发生变形并夹紧梁翼缘，从而提高

节点刚度。一旦角钢因受拉而发展一定的塑性变

形，这种预应力刚化效应就会消失。因此，角钢垂直

度偏差对节点在小变形下的性能影响较大，δａ＝

２ｍｍ的节点初始弹性刚度约为δａ＝０．２ｍｍ的４倍

（ＡＮＧＬＥ）或２．５倍（Ａ３、Ａ４５），且具有非线性伪弹

性特性，但承载力仅略微偏大，屈服相对转角则小

２～３ｍ／ｒａｄ不等；２）考虑δａ影响的计算滞回曲线和

骨架曲线与试验曲线吻合较好，屈服相对转角、屈服

弯矩和极限弯矩的平均值均略有偏大，且ＡＮＧＬＥ＿

ｆｅｍ节点的曲线捏缩程度较试验偏小；３）文中计算

滞回曲线均能体现出强度的同级弱化和跨级强化以

及刚度退化特性，但是试验节点的同级强度退化随

位移幅值增大而加大，而计算节点则反之；４）有限元

计算所得初始弹性刚度均明显小于试验节点测试结
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果，其原因有２方面：１）计算模型的完备性及准确

性，首先本文节点模型没有考虑梁自重、梁端加载装

置的重量及竖向弹性约束对梁柱界面间隙张开的抑

制作用，其次有限元接触分析无法避免一定的接触

容许穿透值；２）试验测试的准确性，首先试验加载控

制位移（也即计算控制位移）不是梁柱界面间隙位

移，其次加载控制位移存在少量滑移现象，导致计算

位移取值偏大，再则试验过程中位移计固定不动，没

能考虑转动变形的影响。鉴于节点非线性较强和初

始弹性刚度难于准确测试，ＡＩＳＣ３６０
［１４］提出采用割

线刚度犓ｓ＝犕ｓ／θｓ来描述正常使用荷载下的连接反

应。

图１１　节点弯矩相对转角滞回曲线及骨架曲线

表３　有限元计算结果汇总

节点编号 ＡＮＧＬＥ＿２ ＡＮＧＬＥ＿ｆｅｍ ＡＮＧＬＥ＿ｆｅｍｂ Ａ３＿２ Ａ３＿ｆｅｍ Ａ３＿ｆｅｍｂ Ａ４５＿２ Ａ４５＿ｆｅｍ Ａ４５＿ｆｅｍｂ

初始弹性刚度／（ＭＮ·ｍ·ｒａｄ－１） ９．９５ ５．５０ １．３０ ２１．１５ １０．３０ ４．４０ １８．５５ １０．６０ ３．８０

屈服相对转角／ｍｒａｄ ５．３０ ６．９５ １０．０５ ４．８０ ８．８０ １０．８０ ４．３５ ５．１５ ７．１５

屈服弯矩／（ｋＮ·ｍ） ４．６７ ５．０７ ５．０５ ９．６９ １０．８１ １０．３９ １５．４５ １５．９８ １５．７６

极限弯矩／（ｋＮ·ｍ） ５．５５ ６．０７ ５．８６ １１．１４ １２．９５ １２．７５ １８．５１ １８．８５ １８．４０

　　图１２为ｘｘｘ＿ｆｅｍ计算节点的变形图和角钢、螺

杆应力云图，其中图１２（ａ）与图４试验节点的变形模

式相同，即梁端位移零点时刻，梁端两侧翼缘均脱离

柱翼缘表面，角钢塑性变形明显，两侧螺杆均呈弯曲

状态。图１２（ｂ）为ＡＮＧＬＥ节点角钢应力云图，其塑

性应力分布区域与试验角钢的裂缝观察是一致的，对

受拉角钢形成３个塑性铰给予了验证。图１２（ｃ）为

Ａ３节点在７Δｙ第３圈峰值时刻的螺杆 Ｍｉｓｅｓ应力云

图，压杆屈曲明显，在两个反弯点和波峰点的外侧（即

受拉一侧）具有最大应力，约达５４０ＭＰａ（远高于材料

屈服强度，略小于抗拉强度）；而拉杆最大应力约为

４８０ＭＰａ，在杆弯曲屈曲的内侧（即受压一侧）具有较

大的应力，且应力沿杆长和截面分布不均匀，这与试

验中观察到的同级荷载第２、３圈循环的受拉螺杆不

能被完全拉直的现象一致（但试验更为明显）。另外，

试验节点的螺杆单波屈曲方向具有很强的随机性，取

决于螺杆自身缺陷和安装误差等因素；而计算节点的

螺杆屈曲方向则取决于计算误差（源于材料、几何、接

触非线性及网格规划）引入的数值缺陷，从而导致两

侧无初始缺陷的螺杆产生不同方向的屈曲模式。

图１２　计算节点变形图及应力云图
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　　综上所述，采用本文节点有限元模型ｘｘｘ＿ｆｅｍ

可以较好地模拟试验节点的滞回性能，反映节点的

变形模式。同时也表明：对于薄柔角钢应该考虑角

钢垂直度偏差引起的节点刚化效应，才能更准确的

模拟节点在小变形下的力学行为。

３　结论

通过６个节点的模型试验和有限元分析，对所

提出的新型钢框架梁柱耗能节点的力学性能和耗能

能力进行了研究。主要结论如下：

１）ＡＮＧＬＥ节点与传统的顶底角钢节点一样，

具有很好的延性性能；角钢的变形模式、裂缝分布及

有限元应力云图证明受拉角钢将形成３个塑性铰。

２）角钢垂直度偏差将使角钢连接产生预应力刚

化效应，提高节点初始弹性刚度，且使节点在小变形

下具有非线性伪弹性特性。

３）螺杆连接可以提高节点刚度和承载力，其提

高幅度取决于所用螺杆截面积大小、材料强度和螺

杆的节点弯矩力臂大小；然而，所用螺杆的抗疲劳断

裂能力严重影响着节点延性，影响其疲劳性能的因

素有：螺杆设计可利用应变大小、螺杆材料延性、螺

杆屈曲、螺杆加工质量及安装误差等。

４）ＡＮＧＬＥ、Ａ３和Ａ４５节点的滞回曲线具有相

似性，具有明显的捏缩现象，这主要是由于梁柱界面

的间隙张开闭合特性、角钢塑性和螺杆屈曲引起

的。

５）采用良好延性螺杆的Ａ３节点具有更好的耗

能能力，即具有更大的能量耗散值和具有较大且稳

定的单圈能量耗散系数。

６）试验节点因角钢塑性损伤、裂缝扩展和螺杆

屈曲及疲劳损伤而出现性能退化。

７）节点有限元模型可以较好地模拟节点在出现

明显强度退化或螺杆断裂前的滞回性能和变形模

式，为进一步的变参数有限元分析提供了试验和理

论基础。

由此可见，文中提出的螺杆连接节点具有如下

优点：１）较之角钢节点，提高了节点刚度、承载力和

耗能能力，增加了节点冗余度，实现多重耗能，结构

安全可靠度增大；２）节点受力清晰，传力路径明确，

且螺杆材料利用充分；３）通过角钢和螺杆的尺寸参

数调节可以满足节点的不同设计需求；４）无现场焊

接，制作安装方便，易于保证施工质量；５）震后节点

受损部件易于修复（只需替换角钢、螺杆）。然而，本

文分析亦透露出现有节点的不足：１）滞回曲线捏缩

大（捏缩程度大于角钢节点）；２）螺杆疲劳断裂过早，

降低了节点转动能力；３）螺杆连接因螺杆断裂而失

效，呈脆性破坏特征。对于第２、３点，可以通过采用

延性性能更好的螺杆和减小螺杆的设计可利用应变

值（如文献［１５］建议取防屈曲支撑工作段设计应变

εｂ≤３％），提高螺杆的疲劳性能，避免设计地震或强

震下出现螺杆断裂；至于滞回曲线的捏缩问题则可

以从多个方面着手，如采用抑制螺杆屈曲的约束套

管［１６］或消除滞回滑移的摩擦楔形块弹簧装置
［１７］、

设置ＰＴ杆
［１８］使梁端翼缘与柱翼缘提早接触，但各

种措施对节点性能的改善效果和对螺杆疲劳性能的

影响有待进一步研究和试验验证。

另外，本文试验节点为模型节点，节点刚度和承

载力均较小，因此有必要开展大尺寸或足尺节点试

验研究和有限元分析，对与角钢、螺杆相连的部件和

节点细部构造予以充分考虑和合理设计，确保设计

节点能够达到实际工程节点的性能要求。
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