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摘要：为研究某新型高性能抗震结构钢的抗震性能，对 3 种不同连接构造的高强钢梁柱节点开

展拟静力作用下的滞回试验。结果表明，“锥形削弱”节点的延性发挥较为充分且耗能能力较高，

“复合型”连接构造可有效提升节点的抗震性能。以试验数据为基础，建立了考虑刚度退化的三线

性恢复力模型，采用试验特征点拟合骨架曲线，并用指数函数微分方程求解滞回曲线表达式。结果

表明，所建模型的重构解析误差控制在 10% 以内，可有效表征节点的滞回响应。
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Abstract: To study the hysteretic behavior of a new kind of high-performance steel produced by HBIS(Hebei-Iron-

and-Steel), three beam-column joints with different connection forms were designed and tested under quasi-static 

loading conditions. The experimental results show that the “taper weakened” joint exhibits fully developed 

ductility and excellent energy dissipation capacity, while the “composite” joint shows significantly improved 

seismic performance. Based on the test results, a trilinear restoring force model considering stiffness degradation 

was established, with the skeleton curve fitted to key experimental feature points.The hysteretic curve expression 

was derived using an exponential differential equation. The reconstructed model achieved an analytic error within 

10%, effectively capturing the hysteretic response of the jonts.
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近年来，钢结构领域的发展呈现出 2 个新的特点：一是钢材存在高强化的需求与趋势 [1]。屈服强度标准

值 fy≥460 MPa 的高强度结构钢具备优良的力学性能，在保证构件强度的同时有效减少建筑工程中的钢材用

量，广泛地应用于高层房建工程和大跨桥梁工程 [2]。二是钢结构的抗震设计要求及条文不断严格。随着国家

强制性标准《中国地震动参数区划图》[3]的修订与实施，全国各地建筑结构的设防要求不断提高。梁柱节点作

为钢结构抗震设计中的重要一环，已有研究设计了各类抗震连接构造，并通过试验、理论等手段研究其抗震

性能。刘希月等 [4]、郭宏超等 [5]对采用“过渡板”“盖板”和“盖板-骨式复合”连接的高强钢节点进行拟静力试

验，比较各节点的承载力、刚度、延性、耗能能力等抗震指标。Coelho 等 [6]对地震作用下的高强钢节点的节点

域剪切变形与梁端弯曲变形占比组成进行分析；陈学森等 [7⁃9]根据理论分析，提出了 Q690 高强钢节点的承载

力验算方法和节点域刚度计算方法。结果表明，现有的高强钢节点（简称“HSS 节点”）的连接主要应用《高层

民用建筑钢结构技术规程》[10]中的构造形式，种类较少且主要是“加强型”节点。高强钢节点的延性欠佳，不

利于抗震性能的发挥，节点的抗震连接构造设计仍有待优化。

基于上述行业发展及研究现状，“河钢”集团研发生产了屈服强度标准值为 960 MPa 的高性能抗震结构

钢。基于该新型高强钢材，文中设计了“锥形削弱”的梁柱节点连接构造，通过试验和理论分析方法探讨高强

钢节点的抗震性能，为该钢材在建筑结构领域的应用和推广奠定基础。

1　试验概况

1.1　材料性能参数

节点构件所用钢材厚度为 8 mm、12 mm 和 16 mm，梁翼缘板厚度为 12 mm，柱翼缘板厚度为 16 mm，二者

的腹板分别选用 8、12 mm 厚钢板。“河钢”集团生产的高性能抗震耐候钢板，采用 TMCP 控轧控冷生产工艺，

交货状态为回火。根据《金属材料拉伸试验》[10]对不同厚度钢材的力学性能进行测定，所测弹性模量 E、屈服

强度 fy、抗拉强度 fu、屈强比 fy / fu、极限应变 εu、断后伸长率 δ以及断面伸缩率 Z 的值如表 1 所示，钢材断后伸长

率均大于 16%。

节点的连接方式为栓焊混接，对于高强钢节点构件，焊接质量直接影响其受力性能与破坏形态。梁翼缘

与柱翼缘的对接焊缝采用全熔透对接坡口焊，方式为富氩气体保护焊。焊缝质量等级为 Ⅰ级，为避免焊接后

焊缝产生氢致裂纹，严格控制了氢含量，属于超低氢型焊材（扩散氢含量 HD=2 mL/100g＜5 mL/100 g），钢板

及焊丝主要化学成分含量如表 2 所示。钢材的碳当量为 0.54%，其硫、磷含量相较于普通高强钢更低，耐候元

素如铜元素含量更高。采用 37.7 V 稳定电压与 587 A 电流进行打底层与多道盖面层焊接，层间温度为

150 ℃，焊后保温棉覆盖消氢。取高强钢板件制作焊接工艺评定样件，对焊接工艺评定样件进行探伤测定，

满足一级对接焊缝的焊接质量要求。

表 1　钢板单调拉伸力学性能参数表

Table 1　　Mechanical properties of steel plates

钢板厚度/mm

8

12

16

E /MPa

210 286

210 483

212 762

fy /MPa

655.09

985.99

742.82

fu /MPa

761.95

1 032.05

899.98

fy / fu

0.86

0.95

0.83

εu /%

0.075 3

0.044 5

0.050 5

δ /%

22.5

16.6

18.9

Z /%

65.9

65.7

70.7

表 2　母材及焊丝主要化学成分含量

Table 2　　Chemical composition of base metal and welding wire %  

材料

母材

焊丝

C

0.07

0.10

Si

0.29

0.45

Mn

1.41

1.80

P

0.012

0.009

S

0.003 1

0.002 0

Cu

0.34

0.71
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1.2　节点构造

试验选取了常规的钢框架梁柱连接处平面组合体，均为边节点试件，共计 3组。节点柱长度均为 2 250 mm，

梁长度均为 1 750 mm（往复力加载点与水平位移测定点距梁顶端截面 200 mm）。节点构件均采用焊接 H 形

截面，梁翼缘宽厚比等级对构件的最大承载力和塑性转动能力。梁翼缘宽厚比为 S3 级，探讨该类 Q960 高强

钢基于截面弹塑性设计时的抗震性能。

节点设计参数序列如表 3 所示  。在节点构造方面，JD1 为不采用抗震构造标准对照组，JD2 为梁端翼缘

锥形切割的“削弱型”节点，《高层民用钢结构建筑技术规程》[11]中建议的削弱方式为“狗骨型”，但该构造节点

削弱集中于梁翼缘弧形切割的中心位置，塑性铰区域范围小。研究依据地震弯矩需求梯度按同一斜率变化

的特点，采用锥形削弱的方式，顺着需求梯度对梁翼缘两侧进行直线形切割，如图  1 所示。该构造保持梁削

弱段各截面 M/Mu值相等且为梁段上最小，削弱区域同步进入塑性，梁段的塑性屈服范围得以扩大，从而优化

耗能效果。JD3 为在锥形削弱的基础上，梁端贴过渡板进行加强的“复合型”节点，采用“锥形＋过渡板”样式

如图  2 所示。

表 3　梁柱节点设计列表

Table 3　　Design list of beam-column joints

编号

JD1

JD2

JD3

强度/MPa

960

节点类型

常规型

锥型

复合型

梁截面/mm

250×150

×8×12

柱截面/mm

250×200

×12×16

梁翼缘

宽厚比

S3

1.3　加载方案

1.3.1　加载装置

试验在自平衡框上进行，整套装置如图  3 所示。将柱水平横卧，用量程 200 t液压千斤顶施加柱轴力至轴

压比为 0.15，并用压梁固定柱端。梁加载端采用量程 200 t拉压千斤顶施加低周反复荷载。为避免加载过程

中由于初始缺陷或偶然偏心引发梁的面外偏转，在梁三分点高度处，齐平梁翼缘边缘两侧贯通对拉两根型钢

作为面外约束，并固定于反力框两侧。在支撑靠节点梁侧贴摩擦系数极低的 8 mm 厚聚四氟乙烯板，并涂润

滑油以规避摩擦力的影响。试件安装过程借助水准仪工具，保持试验柱端翼缘齐平水平基准线，使试件的中

心轴与竖向基准线重合，确保试验结果的准确性。

图  1　““锥形削弱””节点设计原理

Fig. 1　　Design principle of ““taper weaken”” joint

图  2　““锥形+过渡板””节点示意图

Fig. 2　　Schematic diagram of ““transition plate”” joint
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1.3.2　加载制度

各节点试件的加载制度一致，第一阶段通过柱端液压千斤顶施加柱轴向荷载并保持；第二阶段施加梁端

水平循环荷载，模拟地震作用的输入。加载制度参考美国 AISC 341-16 抗震规范 [12]制定，以变幅位移角控制

加载，具体每级对应的梁端位移幅值与循环次数如图  4 所示。各级均规定从负向开始加载（δ为负，千斤顶为

推）。试验停止标准为：1）试件承载力下降至最大承载力的 80%（即梁端水平荷载下降至最大荷载 Pu 的

80%）；2）试件出现开裂或其余可能导致试件发生脆性破坏的情况。

1.3.3　测量方案

试验测量内容包括梁端施加荷载、梁柱节点处转角以及试件关键位置的应变。梁端荷载直接由拉压千

斤顶端部的力传感器测量。节点转角通过布置位移计测量得到，如图  5 所示。顺加载方向，在反力框与梁端

加载点间同一水平高度处，设置 1 个拉线式位移计 DT1 测量梁端水平位移；DT2 和 DT3 布置在梁柱连接焊缝

外侧 50 mm 处，用于测量柱翼缘的转动变形；位移计 DT4、DT5 用于量测节点域腹板的剪切变形。借助面外

型钢支撑，试件面外位移得到有效控制，无需监测试件的出平面变形。

节点的转动变形主要包括：节点域的转动变形与柱腹板的剪切变形。前者又分为梁段的转动变形和柱

的转动变形。连接节点的相对转动变形 θ的计算公式为 [9]

θ = θb - θ c + θpz ， （1）

式中：θb代表梁段转角；θc代表柱转角；θpz为节点域柱腹板剪切转角。

梁段转角 θb由 DT1 测量值计算：

θb = arctan（δDT1 /Lb） ， （2）

图  3　试验装置

Fig. 3　　Test device

图  4　试验加载制度

Fig. 4　　Test loading system
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式中：δDT1代表位移计 DT1 测得的梁顶水平位移；Lb为加载点距柱翼缘面高度。柱转角公式为

θ c = arctan [（δDT2 - δDT3）/h]， （3）

式中，h 代表 DT2 和 DT3 间距。节点域柱腹板的剪切转角为

θpz =
δDT4 - δDT5

2
×

b2
pz + h2

pz

bpz × hpz

， （4）

M = F × Lb， （5）

式中：bpz代表节点域的宽度；hpz代表节点域的高度；梁端弯矩 M 由式(5)计算。

由公式(1)~(5)可以得到梁柱节点试件的梁端弯矩-转角关系。

2　试验结果及分析

2.1　失效模式

图 6~图 8 展示了各试件加载至最后一级峰值点时，梁整体的偏转情况和失效处破坏形态。试验结果汇

总于表 4 中，极限转角 θ采用公式(1)~(5)的简化计算方法 [9]。

JD1 在加载完 δ=75 mm 的 2 圈后，正向加载至位移 δ=69 mm 时，发生梁翼缘焊缝热影响区的脆性断裂，并

伴随巨大声响。观察断口特征可见，断口呈 45°平滑截面，颜色锡白。整个加载过程中，节点域与梁腹板均未

出现明显鼓曲，连接板与螺栓也未出现明显滑移。

图  5　位移计布置示意图

Fig. 5　　schematic diagram of displacement meters

图  6　JD1失效现象

Fig. 6　　Failure of JD1
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试件 JD2 在加载至 δ=105 mm 幅度时，梁段出现明显屈曲现象，削弱段受压翼缘出现明显面外弯折，并带

动相连梁腹板鼓曲，反向加载后翼缘屈曲部分受拉而重新平直；正向加载 δ=105 mm 第 2 圈时，试件整体屈曲

至不能继续承载而失效，此时削弱段翼缘边缘出现裂口。

试件 JD3 在 δ=75 mm 和 δ=90 mm 的过程中，梁削弱段受压翼缘反复面外波折，并带动相连梁腹板鼓曲；

在正向加载至 δ=105 mm 的首圈过程中，梁翼缘削弱最大处缓慢撕裂并发出“沙沙”的声响，承载力缓慢下降

直至失效。卸载后，能观察到节点梁已发生明显的整体塑性变形。

2.2　滞回曲线

梁端千斤顶施加的水平荷载 F 即为各节点试件所受剪力 Q，结合梁端的水平位移，绘制各节点的梁端剪

力 Q-水平位移 δ曲线如图  9 所示。为对比节点的理论承载性能，图中给出了基于材料强度计算得到的梁端

剪力理论值 Qp和 0.8Qp。

图  7　JD2失效现象

Fig. 7　　Failure of JD2

图  8　JD3失效现象

Fig. 8　　Failure of JD3

表 4　试验现象结果

Table 4　　Experimental results

编号

JD1

JD2

JD3

极限转角 θ/%

4.85

6.80

6.82

破坏形态

脆性断裂

塑性屈曲

塑性屈曲

破坏位置

梁翼缘焊缝热影响区

梁翼缘

削弱处

梁翼缘

最大削弱处

梁翼缘

根部拉断

削弱处

局部屈曲

削弱处严重屈曲

梁腹板

无明显变化

轻微鼓曲

严重鼓曲
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将梁端水平位移 δ根据式(1)~(5)换算为节点相对转角 θ。连接 Q-θ曲线每个循环加载级首圈的峰值点，

可得到各节点试件的骨架曲线 [13]，节点梁端剪力-转角骨架曲线如图  10 所示。骨架曲线反映了试件的承载

力和刚度在各阶段随转角 θ的变化特性，可作为文中确定各节点恢复力模型特征点的重要依据。基于 ECCS

中的切线刚度退化准则 [14]，可得到各试件的等效屈服转角±θy。由初始刚度 K0和等效屈服转角 θy可得到等效

屈服剪力 Qy =K0·± θy。

分析 JD2 和 JD3 曲线可知，两节点梁端剪力能达到 Qp，具备足够承载性能，削弱段板件塑性深入完全。

在 θ=3.0%rad 时，两节点表现出明显屈服特点；试件承载力进入平缓发展阶段，并随削弱段屈曲而逐渐降低

直至失效。试件的延性发挥完全，滞回曲线圈数多且体型饱满，耗能效率亦处于高水平；相较 JD1，翼缘削弱

后试件初始刚度降低，但最大承载力基本一致。根据美国 AISC 341-16 的规定，若试件的位移角能达到

0.04 rad 且承载力不低于 0.8 倍梁端翼缘截面的抗弯承载力，则该节点满足特殊设防钢框架（SMF）的使用要

求。试验构件的极限转角及承载力均满足该类要求，结果表明，“锥形削弱”节点与“复合型”节点能在保持承

载力的基础上充分发挥材料的延性及耗能能力，具有良好的抗震性能。

2.3　抗震性能分析

2.3.1　延性及承载力

从失效模式分析，JD2、JD3 属于延性破坏形态，在翼缘削弱段出现了塑性变形，结构屈服后仍发生了较

大变形。采用延性系数 μ衡量梁柱节点的塑性发展水平。各节点的延性系数平均值分别为 1.79、2.16、2.36。

其中“锥形削弱”试件的延性显然高于其他试件，同为 S3 截面的构件，JD2 的延性比基础对照组 JD1 提高了

20%；JD3 的延性较 JD1 提升了 32%，“过渡板”提高节点的初始刚度，使得节点在较小转角下实现等效屈服，

通过梁削弱段开展塑性变形，试件的延性较 JD2 又有所提升。

图  9　HSS节点梁端剪力-水平位移滞回曲线

Fig. 9　　Hysteretic curves of HSS joints

图  10　HSS节点梁端剪力-节点转角骨架曲线

Fig. 10　　Skeleton curves Q-θ of HSS joints
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2.3.2　刚度退化

采用割线刚度 Ki表征节点刚度，其定义为原点到滞回环各加载级峰值点的割线斜率见式（6）。其中，Mi

为第 i个加载级峰值点的弯矩值；θi为第 i个加载级峰值点对应的节点转角值。

Ki
+ = M i

+ /θ i
+ ；  Ki

- = M i
- /θ i

- 。 （6）

将正向加载与负向加载时各节点的刚度变化过程绘制为曲线图，如图  11 所示。在整个加载过程中，各

节点初始刚度、刚度变化均不同。在弹性加载阶段，刚度退化趋势较为平缓；当加载至 3.0% rad 后，各试件逐

步进入塑性，节点刚度退化加剧。“削弱型”试件 JD2、JD3 进入塑性后 2 刚度曲线几乎重合。

2.3.3　耗能能力

将各节点总耗能水平及加载进程的累积耗能变化 E，随加载进度的变化曲线绘制如图  12 所示。弹性加

载阶段，各节点的耗能量均很小，曲线基本重合。随塑性发展不断深入，节点的受力与变形同步增长，每个加

载级的耗能量越来越大，曲线增长速度逐渐变快，直至各节点失效终止耗能。

功比指数是用来表达钢结构节点塑性铰在滞回过程中吸收能量水平的评价指标。由于各节点加载圈数

不同，为表征试件在滞回全过程中能量的整体吸收效率，需将该指标进行正则化处理，选取 θ≥2.0%rad 的加载

环，将每个节点的功比指数除以总循环次数，以排除加载圈数的影响，做到直接比较各节点吸收能量的效率，

将指标记作单位功比指数 I′w，最终的计算式为

I ′w =
1
n
⋅∑

i = 1

n

（M i ⋅ θ i /M y ⋅ θy） ， （7）

表 5　HSS节点延性系数

Table 5　　Ductility coefficient of HSS joints

编号

JD1

JD2

JD3

加载方向

正

负

正

负

正

负

等效屈服转角 θy /

(%rad)

2.73

-2.73

3.10

-3.20

2.79

-2.61

极限转角 θu /

(%rad)

4.92

-4.87

6.78

-6.80

5.86

-6.83

μ

1.80

1.78

2.19

2.13

2.10

2.62

均值

1.79

2.16

2.36

图  11　刚度退化曲线

Fig. 11　　Stiffness degradation curve
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式中：Mi、θi为第 i 次循环加载的荷载和位移；My、θy为屈服弯矩和转角；n 为循环次数。各节点的 I ′w 计算结果

如表 6 所示。对比分析可知，该指标与等效黏滞阻尼系数 he的大小基本保持一致。JD3 和 JD2 具有较高的塑

性阶段能量吸收效率，单位功比指数 I ′w 分别为 1.435 和 1.296。

综合分析及比较各节点的抗震指标可知：1）HSS 节点在地震作用下的延性发挥较为充分，但不具备足够

的强度储备，达到等效屈服时，试件承载力已接近峰值承载。2）抗震构造连接形式对 HSS 节点的耗能能力影

响明显，“锥形削弱”节点通过改善失效模式，削弱段充分塑性变形来发挥材料的抗震性能。“锥形削弱”试件

JD2 的耗能效率为基础对照组 JD1 的 1.13 倍；“锥形+过渡板”复合试件 JD3 的耗能效率为 JD1 的 1.25 倍。

3　节点恢复力模型

3.1　模型建立

钢构件的滞回特性无混凝土的开裂点、钢筋滑移特性与滞回曲线的捏缩效应 [15]。对于研究中新型高性

能钢材，基于 HSS 节点的响应特征，根据试验结果提取力学特征点，以保证所建数学模型的可靠性 [16]。对恢

复力模型作如下假定：1）节点采用含骨架曲线下降段的三折线模型，分别对应试件的弹性、弹塑性、塑性阶

段；2）首次加载沿骨架曲线进行，卸载后的反向加载采用“定点指向”的规律，从卸载点指向加载峰值位移在

骨架曲线上的对应点。为消除设计参数差异，取等效屈服位移点对应的坐标值（Py，Δy），Py为构件受弯时截面

边缘达到屈服应力 fy时对应的承载力，Δy为承载力达到 Py时对应的位移。对梁端承载力 P 与水平位移 Δ进行

无量纲化处理，作为恢复力模型的横、纵坐标。取各节点的试验骨架曲线点进行线性回归，绘制恢复力模型

的骨架曲线如图  13 所示，曲线各段的拟合方程与斜率如表 7 所示。HSS 节点的卸载与再加载刚度随往复加

载次数出现退化，退化程度由试件加载所处的阶段确定。在弹性段，卸载刚度始终等于弹性刚度；在非弹性

段，刚度退化随加载过程退化。用 K1~K4来表征卸载-重加载过程中的滞回外包线，其具体含义如图  14 所示。

取每个 HSS 节点试件在各加载级的实测刚度 Ki，并与初始弹性刚度 Ke做比值进行无量纲处理。根据滞回曲

线切线刚度的退化规律，选用指数函数拟合试验卸载与再加载刚度的数据散点。采用 origin 软件对梁端剪力

图  12　节点累积耗能曲线图

Fig. 12　　Cumulative energy consumption curve of joints

表 6　HSS节点抗震性能综合评价表

Table 6　　Comprehensive evaluation of HSS joint seismic performance

编号

JD1

JD2

JD3

延性系数 μ

1.79

2.16

2.36

承载力储备 Sr

1.04

1.07

1.08

阻尼比 he

0.11

0.26

0.28

单位功比指数 I ′w

1.146

1.296

1.435
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Q-水平位移 δ滞回曲线做微分 dQ/dδ运算获得各点对应的切线刚度，得到恢复力模型外表现方程为

P i /P y = α ⋅ eβ ⋅Δ i /Δ y + γ + b ， （8）

式中：参数 α、β、γ为待定参数，α定义了卸载刚度，β、γ定义了滞回环的形状，参数 bi的含义为外包线在纵轴上

的截距，表征试件在零位移处对应的残余力，其取值根据卸载位移的横坐标值 Δi/Δy对应在骨架曲线上的卸载

点确定，采用 1stopt软件进行参数拟合，结果如表 8 所示。

表 7　三折线骨架模型拟合公式

Table 7　　Fitting formulas of three-fold skeleton model

加载方向

正向

反向

加载阶段

弹性

弹塑性

塑性

弹性

弹塑性

塑性

退化曲线方程

P/P y = Δ/Δ y

P/P y = 0.118 ⋅ Δ/Δ y + 0.882

P/P y = -0.222 ⋅ Δ/Δ y + 1.51

P/P y = Δ/Δ y

P/P y = 0.125Δ/Δ y - 0.875

P/P y = -0.171 ⋅ Δ/Δ y - 1.41

曲线斜率

1.0

0.118

-0.222

1.0

0.125

-0.171

相关系数 R²

0.95

0.90

0.96

0.98

0.92

0.89

 

表 8　各阶段刚度退化方程

Table 8　　The stiffness degradation equation of each stage

图序号

（a）

（b）

（c）

（d）

（e）

（f）

线段

AB

BC

B′C′

CD

DA

D′A′

退化曲线方程

P 1 /P y = 6.371 ⋅ e0.121Δ1 /Δy + b1

P 2 /P y = 0.948 ⋅ e0.580Δ2 /Δy + b2

P 2 '/P y = 0.527 ⋅ e0.740Δ2 '/Δy + b2'

P 3 /P y = -2.528 ⋅ e-0.25Δ3 /Δy - 0.03 + b3

P 4 /P y = -0.948 ⋅ e-0.580Δ4 /Δy + b4

P 4 '/K y = -0.527 ⋅ e-0.74Δ4 '/Δy + b4'

相关系数 R²(COD)

0.83

0.84

0.90

0.82

0.84

0.80

图  13　骨架曲线模型

Fig. 13　　Skeleton curve model

图  14　恢复力模型外包线

Fig. 14　　Outline of restoring force model
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3.2　模型验证

将 HSS 节点的试验滞回曲线与采用上述恢复力模型建立的曲线绘制于图  15，因恢复力模型建立过程细

分程度高，两曲线的相关性较高，曲线走势基本吻合，拟合效果好，表明恢复力模型中的相关参数取值较为

准确。

为进一步验证模型有效性，定量计算模型的耗能面积并与试验实际耗能作对比。模型的各加载级耗能

量 Em与试验实际耗能量 Et比较结果，如表 9 所示。各节点的模型重构解析误差均小于 10%，说明基于 3.1 节

得到的恢复力模型拟合结果与试验结果吻合程度较高，能较好地反映各节点在反复荷载作用下的荷载-位移

关系以及耗能情况的变化规律，为 HSS 节点的滞回响应预测提供了参考。

3.3　模型应用流程

梁柱节点恢复力模型的完整应用流程如下：

Step1：根据上述高强钢节点试验点确定恢复力模型参数 α、β、γ。

Step2：根据卸载点横坐标及骨架曲线确定卸载点实际坐标和外包线截距 b，根据滞回规则绘制恢复力模

型外包线。

Step3：恢复力模型滞回规则如下：对节点进行加载时，首次加载或等效屈服前的加载和卸载均沿 O1（O′1）

进行，刚度均为初始弹性刚度 Ke。卸载到残余变形点后的再加载从卸载零点指向加载峰值位移在骨架曲线

图  15　恢复力模型验证

Fig. 15　　Validation of restoring force model

表 9　模型计算值和试验值比较

Table 9　　Comparison of model values and test values

编号

JD1

JD2

JD3

加载幅值

θ/rad

-0.05

0.05

-0.06

0.06

-0.06

0.06

模型耗能

Em/kJ

8.65

11.03

23.17

21.85

15.00

20.51

试验耗能

Et/kJ

8.09

9.94

19.50

21.74

15.80

19.93

相对误差/

%

6.88

10.99

18.84

0.51

-5.08

2.91

平均

相对误差/%

8.94

9.84

1.87
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上的对应点；需说明的是，在弹塑性阶段，试件处于卸荷零点的再加载刚度与该点的卸载刚度一致。

Step4：根据 ECCS 的切线刚度退化理论计算节点试件的等效屈服承载力 Py和等效屈服位移 Δy计算梁柱

节点的实际滞回曲线。

根据上述步骤，可得到高强钢梁柱节点在任意加载位移下的滞回曲线。

4　结  论

文中设计了具有“锥形削弱”构造的高强钢梁柱节点试件，并对其抗震性能进行了试验与分析，在此基础

上，建立了恢复力模型，得到以下结论：

1）从 HSS 节点的极限转角 θu、延性系数 μ、承载力储备 Sr、等效黏滞阻尼比 he和单位功比指数 I ′w 等抗震指

标总体分析来看，各节点延性及承载力满足美国 AISC 341-16 的规定。

2）连接形式对节点抗震性能影响较为明显。“锥形削弱”节点在承载力略微降低的前提下大幅增加试件

延性，耗能效率为基础对照组 JD1 的 1.13 倍。

3）“锥形+过渡板”复合试件 JD3 结合了加强型与削弱型构造的优点，具有最佳的抗震性能，其耗能效率

为 JD1 的 1.25 倍。

4）基于试验结果提出 HSS 节点的恢复力模型。该模型由含承载力下降段的骨架曲线、考虑刚度退化的

卸荷曲线组成。所建模型与试验结果的重构解析误差控制在 10% 以内，能较好反映试验中梁柱节点在循环

荷载作用下的滞回特性。
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