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摘 要：通过两榀单层单跨混凝土框架在竖向荷载下的试验研究和非线性有限元全过程分析，对 

“梁强于柱”和“梁柱等强”框架的极限荷载、正常使用状态下的变形、位移延性和塑性内力重分布进行 

了研究。研究结果证明，在配筋适当的情况下，“梁强于柱”和“梁柱等强”框架在正常使用荷载下裂缝 

宽度和挠度均能满足混凝土结构设计规范的要求，且均具有较好的延性，能实现充分内力重分布。 
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在钢筋混凝土框架结构设计中，为了便于设计控 

制，也为了使非抗震框架中对结构的承载能力起更关 

键作用的柱不形成塑性铰，一般情况下设计均满足强 

柱弱梁措施，即框架柱的弹性弯矩设计值要乘以柱端 

弯矩增大系数 J，以保证塑性铰出现在梁端，避免柱 

端出现塑性铰。 

但其中例外的是，在单层框架的角节点或多层框 

架的顶层端节点处，只要没有悬臂梁或直接作用于节 

点的弯矩，同一荷载组合下的梁端弯矩总等于柱顶弯 

矩。在实际工程中，由于面临的具体情况不同，在单层 

框架的角节点或多层框架的顶层端节点处，就与节点 

相邻的梁端截面和柱顶截面抗弯能力的相对关系而 

言，将有可能形成下列 3种情况。一种是设计成柱顶 

截面的实际抗负弯矩能力大于梁端截面的抗负弯矩能 

力，从而形成“柱强于梁”的状态；也可以设计成柱顶 

截面的实际抗负弯矩能力小于梁端截面的抗负弯矩能 

力，形成“梁强于柱”的状态 ；当然，还可以将梁、柱截 

面均按弹性分析所得的最不利组合负弯矩进行设计， 

从而形成在顶层端节点处梁、柱截面抗负弯矩能力相 

等的“梁柱等强”的状态。 

虽然根据习惯常把框架顶层端节点处设计成“柱 

强于梁”，但也必须看到，在单层框架的角节点或多层 

框架的顶层端节点处，由于此处柱轴压比比较小，当柱 

配有不低于最小配筋率的对称纵向钢筋时，柱顶截面 

通常都具有实现充分内力重分布所需的受拉钢筋屈服 

后的塑性转动能力。同时，即使柱顶首先出现塑性铰， 

理论上也不会形成柱铰破坏机构，由于塑性内力重分 

布，柱顶出铰后继续增加的荷载弯矩可以由结构中其 

它截面来承担。 

对“柱强于梁”框架的研究工作进行较多，但是对 

“梁柱等强”和“梁强于柱”框架的研究进行较少。笔 

者通过两榀混凝土框架在竖向荷载作用下的对比试验 

和非线性有限元全过程分析，对上述 “梁强于柱”和 

“梁柱等强”两类框架的内力重分布规律进行了深入 

的探讨。 

1 试验研究 

1．1 试验框架概况 

笔者所设计的两榀框架 KJ1、KJ2的外形及截面 

尺寸相同，均配置足够的箍筋以防止剪切破坏 ]，如 

图 1所示。其中KJ1为“梁强于柱”框架，框架梁中对 

称配置 2~16HRB335级钢筋，其配筋强于该框架柱中 

对称配置的2d~12HRB335级钢筋；KJ2梁、柱中均对称 

配置2~12HRB335级钢筋，为“梁柱等强”框架。 
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图 1 试验框架 |<J、KJ2基本尺寸及配筋详图 

试件框架 KJ1、KJ2均采用竖向加载方案，即在每 

榀框架框架梁的三分点处同步施加 2个相等的竖向集 

中荷载 。 

1．2 试验现象和破坏形态 

在加载初期，两榀框架均处于弹性状态。当荷载 

加到 15 kN时，KJ1的梁端和柱顶几乎同时出现裂缝， 

当荷载加到23 kN，跨中出现裂缝；继续加载，KJ1的柱 

顶、梁端和跨中的裂缝根数不断增多，但柱顶和跨中的 

裂缝得到充分发展，梁端的裂缝发展并不充分。当荷 

载加至 40．1 kN时，KJ1柱顶受拉钢筋首先屈服形成 

塑性铰；当荷载加至 56．1 kN时，梁跨中受拉钢筋屈服 

形成塑性铰，此时整个框架形成三铰机构。当荷载加 

至64．1 kN时，梁跨中受压区混凝土压溃，框架达到极 

限状态。 

KJ2的试验现象和 KJ1相似，当荷载加到 12 kN 

时，梁端、柱顶和跨中截面均出现裂缝。当荷载加至 

35．1 kN时，柱顶截面和梁跨中截面受拉钢筋几乎同 

时屈服形成三铰机构，当荷载加至45．1 kN时，梁跨中 

受压区混凝土压溃，框架达到极限状态。与 KJ1不同 

的是，KJ2梁端受拉钢筋在框架达到极限状态之前也 

已屈服，这表明梁端也形成塑性铰。 

1．3 正常使用荷载下的裂缝和挠度 

根据习惯做法可以通过式(1)从试验极限荷载 P 

求出正常使用状态下的荷载P_3 J。 

P=Pu／K．K2， (1) 

式(1)中 K，为荷载分项 系数的加权值，按 20世纪 

90年代以来的公认简化取值方法可取 K，=1．27；K2 

为纵向钢筋试验实测屈服强度和设计屈服强度的比 

值，按实测结果确定，此处不再逐一列出。使用荷载 P 

下各榀试验框架的实测最大裂缝宽度 。 和梁跨中挠 

度，见表 1。由于实测裂缝宽度已是框架中在相应荷 

载下的最大宽度，故长期荷载影响系数直接取《钢筋 

混凝土设计规范》(GB50010—2002)。。 条文说明中给 

出的 1．5。而长期荷载对挠度的增大系数则按该规范 

对混凝土受弯构件的建议值 2．0取用 j。从表中看 

出，考虑荷载长期效应影响后，最大裂缝宽度满足规范 

对允许开裂的混凝土构件的要求([ ] =0．3 mm)； 

考虑荷载长期效应影响后，跨中挠度也小于规范要求 

的限值厂／z=1／250。 

表 1 试验框架 KJ1、KJ2裂缝宽度和挠度对比 

2 非线性有限元分析 

笔者用自编非线性有限元程序对 K．I1、K．12进行 

了模拟分析，该程序同时考虑了材料非线性和几何非 

线性，在迭代过程中采用弧长控制法，能较准确地对钢 

筋混凝土和预应力混凝土结构进行全过程分析。 

2．1 材料本构关系的选取 

2．1．1 混凝土的本构关系 

文中混凝土的本构关系考虑了混凝土受拉硬化和 

受压软化的主要特点。混凝土受拉硬化是当混凝土开 

裂后，裂缝处的混凝土拉应力降为 0，但裂缝之间的混 

凝土由于和钢筋有粘结作用，将继续承受一定的拉应 

力；混凝土受压软化是指混凝土受压达到最大压应力 

，c后，随着应变的继续增大，应力逐渐减小的现象。在 

考虑混凝土受压软化时，同时考虑了混凝土强度和箍 

筋侧限约束的影响 J。其中混凝土材料的本构关系 

采用的模型如图2(a)所示。 

1)混凝土受压上升段 采用Hognestad建议公式 
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(a)混凝土应力应变关系 (b)钢筋应力应变关系 

图 2 材料应力变关 系 

=  [ GO一( ) 1， (2) 
式(2)中 为混凝土棱柱体抗压强度； 为相应于时 

的应变，一般取 0．002； 、 分别为混凝土的应力、应 

变。 

2)考虑混凝土强度和箍筋的侧限约束作用，有侧 

限混凝土的受压下降段AC、无侧限混凝土受压下降段 

AB采用 D．C．Kent和 R．Park的混凝土应力应变模 

型 ] 

=  [1一Z( — 。)]， (3) 

式(3)中：Z为混凝土侧限约束系数，Z：— ；其中 
50c 一 0 

3+0．2 3 

oc + √ ； 
P 为横向钢筋的体积与算到箍筋外边缘的混凝土核心 

体积之比；6，，为算到箍筋外边缘的受约束核心的宽度； 

s 为箍筋间距。 

3)混凝土受压卸载均视为按初始弹性模量的弹 

性卸载，如图2(a)中FG、F G ， 

= +E ( — )。 (4) 

4)混凝土受拉本构关系 OD、DE、采用如下计算公 

式。 

OD段 =E ， ≤ ， (5) 

DE段 = [1一Z ( — 。)]， (6) 

受拉卸载段(HO) = +u_ ( — 。)， (7) 

上式中：Z =1／(Ol一1) Ol为受拉硬化因子，可在 

5～l0之间取值 ； 、 分别为卸载开始时混凝土的 

应力、应变。 

2．1．2 钢筋的本构关系 

如图2(b)所示，钢筋受拉时的应力应变关系采用 

两折线模型，如图2(b)所示，其表达式如下： 

OA段 =E (8) 

AB段 =fy， (9) 

卸载段 BC = +E ( — 日)。 (10) 

2．2 单元刚度矩阵 

笔者在非线性分析程序中考虑了材料非线性和几 

何非线性对单元刚度矩阵的影响 J。 

K =Kl+K2， (11) 

其中： 为单元刚度矩阵；K。=I． BTE B dV为考虑材 
J y 

料非线性的刚度矩阵， 与材料当前变形状态下的应 

力 一应变关系上的切线模量 E 有关，由于材料的 E 

随着结构受力状态不同而改变，因此 。代表了材料非 

线性的影响。 

= I C 。crC dV为考虑几何非线性的刚度矩阵。 
JV 

中各元素与截面上的正应力 有关，它反应的是单 

元上轴力的存在对结构变形的影响，也就是几何非线 

性的影响。 

2．3 非线性弧长迭代法 

将单元刚度矩阵组装为整体刚度矩阵，可用弧长 

迭代法求解结构的非线性问题，如图3所示，弧长迭代 

法可归纳为对下式的求解。 

『 I8A 
AA 3IAA A 

0 

图 3 弧长法迭代示意图 

( 一 )·8lf( )= p ·8A( +R( 一̈
， (12) 

8lf( )= 8A( )· ( 一 )一 p + ( 一 )_1R _。
， (13) 

其中： “ ’为第 一1次迭代后形成的刚度矩阵；8ü 

为第 次迭代产生的位移增量；p为参考荷载列阵； 

8A“ 为第 次迭代 的荷载水平增量系数；R  ̈ 为第 

i一1次迭代后结点不平衡力。 

若定义： =K ～P， 

=  ( 一 ) R( 一̈
， 

则式(13)变为： 

8ü =6Ä  ·6T+6 。 (14) 

如果给定 8A“’，就是常规的固定荷载水平的迭代 

格式。如果 8A“’不固定，就不能仅靠上式求得问题的 

解，还需要附加另外的约束条件 ，笔者采用的通过约束 

位移向量来求解非线性问题的弧长控制法 ，它的思 

路就是将荷载水平和位移向量同时作为变量，引入一 

个包括荷载水平的约束方程，通过对刚度方程和约束 

方程的联立求解 ，或者对 2个位移向量的同时求解，来 

解决非线性问题。它的一般形式如下： 
· (△A ) ·ll p『l +O／·ll△lf l1 =Al ， =1， 

(15) 

P ● ● ●●上  
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·

(AA‘) ·ll p ll + ·ll△H‘ll =Al ，i>1， 

(16) 

其中：lI p Il =p ·P；lI△H ll =Au Au。 

当 、 取不同的值时，就对应了不同的弧长法控 

制形式。例如当 =1、 =0时，如式(17)所示： 

Au< ) ·Au( )： Al 
。 (17) 

式(17)就是笔者采用的 Crisfild柱面弧长法 。 

文中还采用了 Riks和 Ramm提出的平面弧长法 J，如 

式(18)、(19)所示。 

(8A( ) +8u< ) ·8u( ’=Al ， =1。 (18) 

8A㈩ ·8A( ’+8H㈩ ·8u㈩ = 0
， i>1。(19) 

3 试验与计算对比分析 

3．1 开裂荷载、屈服荷载和极限荷载 

试验框架 KJ1、KJ2的开裂荷载、屈服荷载和极限 

荷载试验值和计算值列于表2中，从表 2看出，各试验 

框架的开裂荷载和极限荷载计算值与试验值均比较接 

近，极限荷载试验值均比计算值略高。 

表2 KJ1、KJ2开裂荷载、屈服荷载和极限荷载对比 kN 

从图4可以看出，试验框架的荷载 一跨中位移曲 

线的计算值和试验值吻合较好。 

3．3 塑性内力重分布 

试验框架 KJ1和 KJ2均实现了充分内力重分布， 

其中KJ1的塑性铰发育过程试验与计算对比如图5所 

示，KJ2的塑性铰发育过程试验与计算对比如图6所 

示。图中空心圆圈代表塑性铰，以圆圈处的短线代表 

受拉钢筋的屈服部位，其旁所注数字为受拉钢筋屈服 

时的梁跨中集中荷载值(以 kN为单位)。以倒三角形 

表示受压区混凝土的压溃部位，其近旁数字为压溃时 

梁跨中集中荷载值。从图5和图6中可清楚地看出这 

两榀框架所形成的充分内力重分布。而且，由于在后 

发塑性铰的屈服荷载与框架达到的极限承载能力之间 

尚有一定的差距，说明框架 KJ1和 KJ2最终失效是延 

性的。从图 6中还可看出，角节点处梁、柱抗负弯矩能 

力相近的框架 KJ2，在柱顶和跨中塑性铰进入强化后， 

尚能引发梁端负弯矩塑性铰。 

53、4 

(a)KJ1试验 (b)KJ1计算 

3．2 荷载位移曲线对比 

将试验框架 KJ1、KJ2荷载 一跨中位移曲线试验 图5 KJ1塑性铰发育过程对比 

值和非线性有限元计算值列于图4中。 

蚕 
镛 
枢 

蚕 
镛 
稼 

位移 ／ram 

(a)KJ1荷载 一跨中位移曲线 

位移／ram 

(b)KJ2荷载 一跨中位移曲线 

图4 试验框架荷载 一跨中位移曲线 

(a)KJ2试验 

37
． ． ．

fl 3 9一 
一

373 

图6 KJ2塑性铰发育过程对比 

3．4 位移延性对比 

延性通常可以用达到极限承载能力时的某个变形 

量与受拉钢筋最先屈服时的变形量的比值来表示，称 

为延性系数。该变形量可以是曲率、某个杆件的挠度 

或弦转角，也可以是整个结构规定标志点的位移或侧 

向位移角。笔者用框架梁的中点挠度作为衡量各榀试 

验框架在竖向荷载作用下所表现的位移延性能力的依 

据。即取位移延性 比(或位移延性系数 )为 ，其 

中 。为框架达到极限荷载时的梁跨中挠度 则为首 

发塑性铰受拉钢筋屈服时梁的跨中挠度。KJ1和 KJ2 

的试验实测位移延性值和计算位移延性值对比如表3 

所示。可以看出，试验框架 KJ1、KJ2的位移延性均超 
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过 4．0。因此，配筋适当的“梁强于柱”和“梁柱等强” 

框架均具有较好的位移延性。 

表 3 KJ1、KJ2的位移延性对比 

4 结 论 

通过对按“梁强于柱”和“梁柱等强”方案设计的 

两榀框架的对比试验研究，可以得出以下结论： 

1)在单层混凝土框架或多层混凝土框架的顶层， 

除了可以按常规的“柱强于梁”方案处理时，还可以按 

“梁强于柱”和“梁柱等强”两种配筋方案处理，后两种 

方案在理论上和试验上都是可行的。 

2)在配筋适当的情况下 ，“梁强于柱”和“梁柱等 

强”框架在正常使用状态下的裂缝宽度和跨中位移均 

能满足规范要求。 

3)在配筋适当的情况下，“梁强于柱”和“梁柱等 

强”框架均具有较好的延性，且能实现充分塑性 内力 

重分布。 

由于所作试验较少，再加上实际工程中现浇板对 

结构内力重分布的影响，所以，更广范围内“梁强于 

柱”和“梁柱等强”框架尚有待进一步研究。 
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Test and Finite Analysis to Non—strong 

Column and W eak Beam Concrete Frames 
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Abstract：Through the test of two concrete frames under vertical load and nonlinear finite programme analysis，the per- 

formances of strong beam with weak column and equal strength column and beam are studied，such as ultimate load，de- 

flection，displacement ductility，redistribution of internal force。When the reinforcement is proper，the research proved 

that strong beam with weak column”and”equal strength column and beam”have better displacement ductility and can 

realize full redistribution of internal force，the width of cracks and deflections can satisfy the rules of code for design of 

concrete structures o 

Key words：concrete frame；strong beam with weak column；equal strength column and beam；displacement ductility；re- 

distribUtion 0f internal force 
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