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摘要

摘要

大型复杂高层建筑越来越多，核心筒作为高层建筑主要的抗侧力体系，其抗震性能

的研究国内外十分关注。本文在课题组提出并完成的内藏钢桁架混凝土组合核心筒研究

基础上，将其组合部件进一步强化，提出了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒，这

种新型组合核心简的特征在于：钢管混凝±—钢桁架—混凝土简体三重抗侧力构件组

合，可充分发挥各组合构件的力学特性，显著提高核心筒的综合抗震耗能能力，具有多

道抗震防线；建筑抗火性能与结构抗震性能实现一体化。本文对这种新型核心筒的抗震

性能进行了试验研究及理论分析，主要贡献如下：

1．提出了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒和钢管混凝土叠合柱边框内藏钢

桁架组合核心筒。完成了5个该类新型组合核心筒的低周反复荷载试验研究，分析了它

们的承载力、刚度及其退化过程、延性、滞回特性、耗能能力和破坏特征等，揭示了“钢

管混凝土边框—钢桁架—混凝土简体”共同工作的机理，总结了其变形发展规律。

2．基于试验，建立了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒和钢管混凝土叠合柱边

框内藏钢桁架组合核心筒承载力计算模型，计算结果与实测结果符合较好。

3．给出了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒和钢管混凝土叠合柱边框内藏钢

桁架组合核心简的抗震设计方法和结构构造措施。

主要结论：

(1)钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的承载力、延性、耗能能力比普通钢管

混凝土边框组合核心筒显著提高。其中，承载力提高了37．2％，耗能能力提高了52．5％。

内藏钢桁架的存在，具有引导裂缝开展，扩大裂缝分布区域，提高核心筒的后期刚度的

作用，特别是使核心筒增加了钢桁架体系这道抗震防线。

(2)钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心筒的承载力、延性、耗能能

力比普通钢管混凝土叠合柱边框带洞口组合核心筒显著提高，其中，承载力提高了

57．8％，耗能能力提高了60．0％。同样，内藏钢桁架的存在，引导了裂缝开展，扩大裂

缝区域，使核心筒后期的刚度退化速度变慢，其抗震性能更为稳定。内藏钢桁架自身作

为一种抗震体系，在该新型组合核心筒中发挥了第二道抗震防线的作用。

(3)钢管混凝土叠合柱边框与钢管混凝土边框相比较，叠合混凝土层裂缝开展均匀

且分布域较广，在裂缝开裂与闭合过程中可充分发挥其耗能作用，防止了钢管受压屈曲，

其整体抗震能力明显提高，同时强化了与混凝土组合墙体共同工作的性能。

(4)钢管混凝土边框内藏钢桁架组合简体和钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架组合

简体可用于大型复杂高层及超高层建筑的抗震设计。

关键词：钢管混凝土柱；钢管混凝土叠合柱；钢桁架；组合核心筒；抗震性能
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第l章绪论

1．1引言

第1章 绪论

型钢混凝土组合结构作为一种抗震结构体系，它将型钢作为钢骨与钢筋混凝土

浇筑在一起，使二者能共同工作，充分发挥两种材料的优势，与钢筋混凝土结构相

比可提高结构的承载力、延性和抗震能力【l锕。型钢混凝土结构的研究与应用在我国

发展较快，并已在有关规程和规范中得到了体现，在工程中的应用也日益增多，但

其相关的理论研究和试验研究均滞后于工程应用。国内外超高层建筑结构设计中，

采用双重抗侧力结构体系比较普遍，例如内部采用混凝土核心筒、外部采用钢框架

或钢—混凝土组合框架等，混凝土核心筒是这类结构体系中主要的抗侧力构件，因

此核心筒抗震性能的好坏直接关系到整个结构的抗震安全性。

1．2型钢混凝土结构研究现状

1．2．1型钢混凝土结构的优点

本文研究的范畴属于型钢混凝土组合核心筒。型钢混凝土结构具有以下的显著

优势：

(1)承载力高、刚度大、因而可以减少构件截面，增加建筑物使用面积和楼层的

净高。

(2)型钢混凝土结构与钢筋混凝土结构相比，延性和耗能能力明显提高，实腹式

构件更为明显。

(3)与钢结构相比，型钢混凝土可以节省钢材，降低造价，避免了钢结构构件防

锈、防腐、防火性能差的弱点。

由以上优点看出，此类结构特别适应于地震区的建筑抗震，特别是高层及超高

层建筑。在大型复杂高层和超高层建筑抗震设计中，单独采用钢筋混凝土结构，由

于其承载力合延性往往不能满足抗震要求，因此通常在关键构件中采用型钢混凝土

部件，这样做的优点不仅可以减小构件截面的尺寸，增加建筑物的净高度，使房间

的使用空间增大，使用功能可以大大改善，而且还可以使结构具有更好的抗震性能，

增强结构的地震安全性。当然，钢结构构件的应用也较多，但是由于型钢混凝土构

件比钢结构构件刚度大，在超高层建筑和高耸结构中采用型钢混凝土结构或在结构

的下部关键部件中采用型钢混凝土结构，可以克服高层钢结构和高耸钢结构刚度小

的弱点，调整结构自振周期，增大舒适度。
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1．2．2国内的研究现状

我国从20世纪50年代就开始应用型钢混凝土(SRC)结构，但总体在型钢混

凝土结构的研究与应用方面比国外起步较晚。20世纪80年代中期以后进行了较多

的型钢混凝土结构及构件的试验研究工作。近些年，随着工程项目建设的需要，

型钢混凝土结构的研究与应用日趋增多。型钢混凝土剪力墙结构作为高层建筑的

关键抗侧力部件，国内学者对其进行了一定的抗震性能试验研究：

西南交通大学黄雄军、赵世春等对4个型钢混凝土和1个钢筋混凝土剪力墙的

试验研究Ⅲ11，试验表明：型钢混凝土边框较钢筋混凝土边框有良好的抗震性能，

可以作为结构抗震的第2道防线，并提出了叠加形式的带边框低矮剪力墙的抗剪

承载力计算公式，结合有限元分析提出了边框柱发生弯曲破坏的低矮剪力墙极限

承载能力模型，并建立了承载力计算公式。东南大学蓝宗建等人，针对底层框架

——剪力墙多层砖房的剪力墙抗震问题，对钢筋混凝土墙内设置型钢刚架的低矮

剪力墙和型钢混凝土开洞低矮剪力墙进行了低周反复荷载试验【I2．13】，试验表明，

墙体中的钢骨架能够控制墙体中裂缝的发展，形成较完备的耗能机制，起到了良

好的二道设防作用，使结构的抗震能力显著提高。

同济大学李国强等对一典型的钢一混凝土组合结构进行了1／20的缩尺模型

模拟地震振动台试验研究【141。试验表明结构破坏主要集在混凝土核心筒底部，表

现为底层核心筒混凝土受压破坏、暗柱和角柱纵筋压屈，而钢框架处于弹性阶段，

没有明显的破坏现象，结构整体属于弯曲型破坏。武敏刚、吕西林对北京LG大

厦的模型进行了地震振动台试验研究，该结构采用了型钢一混凝土组合核心筒

【15】。试验模型为1／20缩尺整体模型，考察了地震动频谱及地震强度对组合结构

地震反应的影响，了解了组合结构体系的抗震性能、地震反应和破坏特征等。哈

尔滨工业大学的计学闰等对北京京城大厦钢框架内藏钢板支撑剪力墙进行了抗

震试验研究(16】。武汉理工大学完成了4个足尺构件(纯框架、框架墙和两个带缝

钢板剪力墙)的低周反复荷载试验【17】。研究表明，钢板剪力墙的抗震性能明显提

高。西安建筑科技大学完成了l／3的两个单层单跨十字加劲肋钢板剪力墙和两个

单层单跨非加劲钢板剪力墙低周反复荷载试验【18-19】。研究表明：钢板剪力墙具有

稳定的滞回特性和较强的塑性耗能能力，为防止压曲要求它增加平面外支撑或者

外包混凝土。西安建筑科技大学的宋占海做了17种不同型钢、不同剪跨比、不同

轴压比的钢骨混凝土柱的低周反复荷载试验研究，分析了钢骨混凝土柱的破坏特

征、延性和抗剪能力【201。贾金青对配置实腹式钢骨构件进行了研究【2I】，研究表

明配置实腹式钢骨的构件较配置空腹式钢骨的构件制作简便、承载力大且延性

好。东南大学的程文滚等在试验的基础上，探讨了钢骨混凝土柱轴压力的限值【221。

聂建国、黄远等用非线性有限元软件Msc Marc对高层钢管混凝土组合框架—钢板

剪力墙结构底部四层两跨未加劲薄钢板墙模型进行了推覆分析和滞回分析【23】，结

2
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果表明：组合钢板剪力墙结构具有良好的延性及稳定的滞回特性。

苏幼坡等人对4个薄钢板剪力墙和1个钢筋混凝土框架进行了低周反复荷载下

的抗震试验研究【241，试验研究表明：，利用薄钢板剪力墙作为抗侧力构件是可行的，

在钢筋混凝土框架中设置薄钢板可以增加构件的刚度、承载力和耗能能力。李国强

等对3个钢板外包混凝土剪力墙试件和1个纯钢板剪力墙板试件的模型进行了试验

研究【25】，分析了在低周反复加载下钢板外包混凝土剪力墙板的破坏形态、延性、抗

剪强度和刚度等。试验表明：钢板外包混凝土剪力墙与钢板剪力墙相比具有良好的

稳定性和延性、同时其刚度和强度也大大提高。

本课题组曹万林教授提出了带暗支撑剪力墙及带暗支撑筒体瞵捌，并对这种

新型结构进行了一系列的试验研究【嚣删，并获得了多项国家专利，完成了大量抗

震试验研究。研究表明：暗支撑限制了斜裂缝的开展，剪力墙板上出现的裂缝细

而多且分布域广，使剪力墙塑性铰域得到扩大，墙体的耗能能力和延性也明显增

强。在带暗支撑剪力墙及带暗支撑简体的基础上，曹万林教授又提出了内藏钢桁

架混凝土组合剪力墙和筒体结构【3l】，并完成了系统的试验及理论的研究工作m】。

这种新型组合剪力墙及简体己在北京新保利大厦等大型复杂高层建筑中应用，取

得了良好的工程效果。

1．2．3国外的研究现状

型钢混凝土结构的研究从20世纪初始于欧美。Ya团】o-Tbnaka【琊3J和H锄IIli

Yashim渊等对钢筋混凝土柱及核心型钢(核心H形钢、核心钢管)混凝土柱进行了低

周反复加载试验研究。研究结果表明：核心型钢对柱延性有明显的提高作用，尤其

对于轴压比较大的构件。．日本学者Yamada等对内包钢板的钢筋混凝土剪力墙进行了

探讨，并对框架填充钢筋混凝土剪力墙板或钢板墙的组合剪力墙进行了试验【3引，表

明组合剪力墙的抗震性能良好。美国学者Elgaady从抗震角度指出在抗震墙中使用厚

钢板是没有必要的，使用薄钢板作为剪力墙更好冈：香港学者Kw孤等对三种不同

类型的组合墙进行了缩尺模型的振动台试验研究，三个模型分别是：钢筋混凝土剪

力墙结构，混凝土框架填充砌体结构，钢框架填充混凝土结构，比较了三种组合墙

的抗震性能、破坏特征、刚度退化和动力抗剪强度等【37】。日本学者Esald等用矩形

钢管加强钢筋混凝土剪力墙外围，并且使墙板加厚，进行了低周反复荷载试验研究，

研究表明这种方法对提高剪力墙的延性优于传统的方法【38】。加拿大学者Hossaill，K．M．

～1war对两侧为钢板，中间填充混凝土的组合剪力墙进行了试验研究，研究分析了

变形、强度、刚度、应变、钢板一混凝土相互作用和破坏模式等，得出了抗剪强度

和刚度的分析模型【”】：洛杉矶CalifIomia大学的W龃ace对边界构件埋入宽翼缘型钢

钢筋混凝土剪力墙的滞回特性进行了研究㈣，共进行了两组共6个1／3缩尺的模型试

验，采用变换型钢尺寸、轴压比和锚固措施等参数进行比较分析，并采用多垂直杆

单元模型进行计算拟合。
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在过去的十几年中，由于型钢混凝土结构优越的经济性及良好的力学性能，型

钢混凝土结构已经在世界范围内被采用。尤其是一些多地震的国家，对型钢混凝土

结构更是情有独钟。例如休斯敦得克斯商业中心大厦，79层，高305m，采用型钢混

凝土外框架，型钢混凝土内筒结构。新加坡财政部大楼，55层，高242m，采用型钢

混凝土核心简。悉尼况特斯中心高198m，采用钢筋混凝土的内筒结构，型钢混凝土

刚性层悬挂内部楼层，型钢混凝土外柱。雅加达中心大厦，23层，84m，采用型钢混

凝土柱，钢筋混凝土梁及钢梁。近几十年来，日本为研究和应用型钢混凝土结构最

多的国家。日本经历了如关中大地震、十胜冲大地震和宫城县冲大地震，诸多型钢

混凝土建筑也经受住了考验，充分展示了型钢混凝土结构良好的抗震性能。

1．3钢管混凝土结构研究现状

1．3．1国内的研究现状

钢管混凝土结构是将混凝土灌注于薄壁钢管内后形成的结构，它通常不必配置

钢筋。钢管混凝土结构可以充分发挥混凝土和钢材各自的优点，其基本原理有二：

一是借助核心混凝土增强了钢管壁的稳定性，二是借助钢管对核心混凝土的约束作

用，使得混凝土处于三向受力状态，提高混凝土的强度和变形能力。

钢管混凝土结构优点有：

(1)承载力高，塑性好，延性好，抗震性能好，耐疲劳，重量轻。

(2)三向压应力避免了核心高强混凝土的脆性破坏。

(3)钢管本身可以作为浇注混凝土的模板，不需要支模，施工方便。

钢管混凝土结构的不足之处：由于钢管外露，钢管混凝土结构也有防锈、防腐

蚀及防火性能较差的弱点。

1959后我国就开始研究钢管混凝土的基本性能和应用，最先开始在一些厂房柱

和地铁工程中采用。之后便在冶金、造船、电力等行业的单层或多层工业厂房得到

进一步地推广。在80年代更进一步在多层建筑的框架结构中采用钢管混凝土柱结构。

进入90年代以后，许多大型超高层建筑中都应用了钢管混凝土柱的技术。这种技术

开始时在建筑物的部分柱中采用，后来发展到大部分柱采用以至全部柱均采用钢管

混凝土【4ⅢJ。

林东欣，宗周红进行钢管混凝土结构体系抗震性能的试验研究，这将为结构体

系的抗震设计提供重要的依据㈣。夏汉强等对带方钢管混凝土边框的剪力墙用

sAP2000进行了有限元弹性分析【45】，认为将作用于带框混凝土剪力墙的整体弯矩全

部由钢管混凝土柱中产生的轴向拉力或压力承担，不考虑柱和剪力墙的局部弯矩的

规定是符合该类结构特点的。福州大学廖飞宇对10榀带钢管混凝土边框柱的钢筋

混凝土剪力墙以及6榀带型钢混凝土边柱或的钢筋混凝土边框柱的钢筋混凝土

剪力墙在恒定轴力和低周反复荷载共同作用下的性能进行了试验研究【461。考察的

4
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主要参数为：边柱类型(圆钢管混凝土、方钢管混凝土、型钢混凝土和钢筋混凝

土)、轴压比(0．3和0．6)’、高宽比(O．56和O．82)以及是否在墙板中设置型

钢暗支撑。通过试验研究了上述参数变化时钢管混凝土剪力墙的滞回性能及破坏

规律，并将其抗震性能与型钢混凝土剪力墙和钢筋混凝土剪力墙进行对比，结果

表明：钢管混凝土剪力墙的抗震性能优于后二者。目前带钢管混凝土边框的组合

剪力墙主要有2种形式：一种为带钢管混凝土边框的钢板剪力墙，即在钢管混凝土

框架中内嵌一块钢板；一种为带钢管混凝土边框的钢筋混凝土组合剪力墙。北工大

曹万林教授课题组研究了钢管混凝土边框组合剪力墙，试验模型包括1个普通钢筋

混凝土剪力墙和3个矩形钢管混凝土边框剪力墙【471，在试验基础上建立了新型剪力

墙的承载力计算模型，研究表明这种剪力墙可有效地组合混凝土剪力墙与钢管混凝

土边框柱的优势，抗震效果良好。并进行了2个l／4缩尺的高强混凝土剪力墙模型的

低周反复荷载试验，研究表明：钢管混凝土边框高强混凝土组合剪力墙与普通剪力

墙相比抗震性能显著提高。王敏、曹万林等进行了2个普通钢筋混凝土剪力墙和7

个矩形钢管混凝土边框组合剪力墙的低周反复荷载试验，以及2个设置不同形式抗

剪连接键的剪力墙节点的低周反复荷载试验【锵】。试验表明：这种新型组合剪力墙及

简体可有效地将混凝土剪力墙侧向刚度和承载力大的优势与钢管混凝土柱抗震延性

好的优势组合，钢管混凝土边框柱与混凝土剪力墙之间的抗剪连接键能可靠工作。

工程应用效果好。

带钢管混凝土边框的钢筋混凝土组合剪力墙在我国的工程建设中已经有应用，

例如：福建南安邮电局大楼中采用了圆钢管混凝土柱，剪力墙为现浇钢筋混凝土结

构，为了便于与钢管混凝土柱连接，在柱侧向加焊竖向钢板，把剪力墙中的钢筋焊

在竖向板上。1999年建成的深圳72层赛格广场大厦和2001年建成的杭州瑞丰国际

商务大厦中分别采用了圆钢管混凝土边框和方钢管混凝土边框的钢筋混凝土组合剪

力墙结构【49’50J。

1．3．2国外的研究现状

世界上，最早采用钢管混凝土工程是1879年的英国赛文(SeVen)铁路桥桥墩。

1 897年，美国人John Lally首次在圆钢管中填充混凝土作为房屋建筑的承重柱。之

后，钢管混凝土又被作为单层或多层工业厂房的结构柱。在早期，钢管中灌注混凝

土的目是为了防锈，一般不考虑钢管与核心混凝土之间相互作用对承载力的提高。

对钢管混凝土的更深一步的研究始于二十世纪六七十年代。目前，国外已有的

钢管混凝土的研究工作主要集中在基本构件方面，如钢管混凝土构件在压(拉)、弯、

扭等复杂受力状态下的试验和理论研刭5№11，相应一些科研机构结合工程实际对钢管

混凝土构件的滞回性能、耐火性能等进行了研刭6狮】。尽管方形或矩形钢管对核芯混

凝土的约束能力较圆形钢管差，但是与圆形钢管混凝土柱相比，方形或矩形钢管混

凝土柱具有节点连接更方便，结构处理更方便等优点。由于钢管的约束作用可大大



墙中部的螺栓连接和内部宽翼缘柱都没有破坏，在加荷后期，柱子的螺栓铰接发生

滑移。总体来说，这种剪力墙具有良好的延性和抗震耗能能力。

1．4本文主要研究内容

本文在课题组提出的并完成的内藏钢桁架混凝土组合核心筒研究基础上M】，将

其组合部件进一步强化，提出了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒，这种新型

组合核心筒的特征在于：钢管混凝土—钢桁架—混凝土简体三重抗侧力构件组合，

可充分发挥各组合构件的力学特性，显著提高核心筒的综合抗震耗能能力，具有多

道抗震防线；建筑抗火性能与结构抗震性能实现一体化。

本文提出的多重组合抗震新体系，在组合方式上特点明显，其钢桁架的斜撑内

藏于混凝土核心筒墙体中，钢桁架的柱则为钢管混凝土柱或钢管混凝土叠合柱，在

高层或超高层结构的底部钢桁架的斜撑可用适当厚度的钢板代替。本文提出的新型

组合简体示意图见图1．1。

核心筒

高层混凝土结构 高层钢结构 本文新型结构

图1．1组合示意图

Fig．1一l 1k双llil)ition ofcombi彻6∞

6



第1章绪论

该受力体系具有以下优点：钢管混凝土边框柱或钢管混凝土叠合边框柱对中

部混凝土墙体有很强的约束作用，使得墙体混凝土刚度退化较慢，同时钢管混凝

土柱或钢管混凝土叠合柱的抗压能力和延性性能能够得到充分的发挥，整体组合

核心筒具有较大的承载力和很好的延性。

在限制墙体厚度的条件下，该新型组合核心筒可解决提高核心筒的抗震性能而

满足建筑对墙体厚度的限制的要求，常常可以较好的处理建筑与结构的矛盾。

本文的工作主要包含三方面：

l、组合核心筒抗震性能试验研究。进行了5个组合核心筒的抗震性能试验研究，

包括：1个钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒；1个钢管混凝土叠合柱边框内藏

钢桁架组合核心筒：1个钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板-钢撑组合核心筒；1个钢

管混凝土边框组合核心筒；1个钢管混凝土叠合柱边框组合核心简。’

2、组合核心简抗震性能分析。较系统的分析了各组合核心简的承载力、刚度及

其退化过程、延性、滞回特性、耗能能力及破坏特征等，揭示了其抗震机理，总结

了其变形发展规律。

3、组合核心筒承载力模型建立。建立钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的

承载力计算简化模型与公式。 争

4、研究了新型组合核心筒的抗震设计方法，提出了结构构造措施。

7
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第2章钢管混凝土边框内藏钢桁架核心筒抗震性能试验及承载力计算

第2章钢管混凝土边框内藏钢桁架核心筒抗震性

能试验及承载力计算

2．1试验概况

对2个l／6缩尺的组合核心筒进行了低周反复荷载下抗震性能试验研究，结构模

型的编号分别为CTG．1和CTG2，其中试件CTG．1为钢管混凝土边框混凝土组合核

心筒模型；试件a’l孓2为钢管混凝土边框内藏钢桁架混凝土组合核心筒模型。

两个核心筒均为对称结构，两对边墙体中心线间轴距为1000mm，墙体厚度为

75m加。缩尺模型取核心筒的底部三层，其中一层、二层层高为830Il吼，三层层高为

600rrlIIl，计至加载板高度中心位置。水平加载点位于加载板高度中心位置，加载点

到模型基础表面的距离为226chl埘，试件总高为2910111IIl。剪跨比均为2．1，设计轴

压比均为O．27，施加轴力为1320kN。模型基础尺寸为1800n】1Il×1300Ⅱlm×500nm，

加载板尺寸为1275mm×1275mm×300mm，基础通过地锚螺栓与实验台面固定。

加载板预留2个孔用于穿丝杠来固定拉压千斤顶，孔距为420IIlm。

试件CTG-l、CTG．2的边框柱采用截面为8嘶mx 80rIlm×3．5mm的焊接方钢管，

钢管与剪力墙连接一侧的钢管壁上设双排间距为80Illm的抗剪键(M3螺栓)，连墙

侧方钢管壁上焊接2个竖向宽lOmm的钢板条，该钢板条用于与墙体水平钢筋弯折

段焊接，以保证水平钢筋与钢管柱的可靠连接。钢管壁与混凝土墙体接触面焊接栓

钉，以增强混凝土与钢管壁的连接性能。试件CTG．2的墙体内部设置钢桁架，沿高

度分2层设置，每层钢桁架中的斜撑均采用“X”型，倾角为45。，斜撑截面尺寸

为3mm×60rIⅡn的一字型钢板，斜撑与钢管柱连接部位采用节点板焊接，节点板穿

过钢管壁，并与钢管壁焊接。两个试件的墙体配筋相同，水平和竖向分布钢筋为由b4

间距80111m的双层钢筋网，墙体的拉结筋采用8撑铁丝制作，梅花形布置。

矩形钢管柱和斜撑为Q235级钢材，试件墙体和边框柱中的混凝土均为现场搅拌

的细石混凝土，混凝土设计强度为C35。CTG．1、CTG．2实测混凝土立方体抗压强

度分别为37．34MPa、39．4lMPa。基础和加载梁为商品混凝土，设计强度为C50。钢

筋和钢材料力学性能见表2．1。试件模板图见图2．1；配筋、配钢情况见图2．2。

9
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．表2．1钢材力学性能

屈服强度 极限强 延伸率 弹性模量
钢筋及钢材 使用位置

／Ⅳma ／Ⅳ口a ／％ ／Ⅳ巴a

3．5mm厚钢管 叠合柱边框和钢管柱边框 361．1 432。9 17。5 2．09×105

3咖厚钢板 斜撑 368．9 509．2 25．5 2．06×105

8嫩纥 箍筋、拉接筋 379．6 455．5 16．0 1．96×105

吐)4冷拔钢筋 墙体分布钢筋 657．1 821．4 8．2 1．96×105

(a)模板正立面图

oI四 121 曼g Jj 10

l !iQ! j

嘞模板侧立面图

(c)基础模板平面图 (d)加载板模板平立面图
图2．1模板图

Fig．2·l Moul血gboard＆I舯m

lO
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(a)arG．1绑扎钢筋

醒糍j巨
霸燃段

笺憋f；j

蓄潮李萎
(b)a临．2绑扎钢筋 (c)CTG．1、c】晒-2支模板

图2-3试件制作照片

Fi辱2．3 PictIl陀ofmakiIlg ofmodels

2．2加载方案及测试内容

2．2．1加载装置

加载装置示意图见图2_4。加载装置包括竖向加载系统和水平加载系统，竖向力

通过加载门式刚架和竖向千斤顶施加，水平力通过水平拉压千斤顶施加。千斤顶通

过油压控制系统施加力。基础通过地锚螺栓与试验台座锚固。数据采集有关测点的

位移：荷载、应变由计算机控制采集。

2．2．2加载制度

I 加载絮

加哗聃
善

厂1 ／
位I

200吨

● 千斤硬

’广
缸

善

’7_。 煳
位，

暑

Z鼎

勰

图24加载示意图

Fig．24豫t∞呻

该试验在北京工业大学结构实验室进行，加载方式为低周反复荷载。在施加水

12
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平荷载前先施加竖向力至1320l斟，并保持其在试验过程不变，以确保核心筒的轴压

比恒定。水平力通过200吨拉压千斤顶施加，拉为正，压为负，加载点位于距基础

顶面2260mm高度处的加载板中间位置，试验过程中，弹性阶段采用荷载控制加载，

当出现明显的非线性趋势后改为位移控制加载。当核心筒承载力下降到85％极限承

载力后继续加载，直至核心筒严重破坏为止，以测试其破坏后期性能。

2．2．3主要测试内容及测点布置

1．位移量测

分别在距离基础顶面83嘶吼、1660Ⅱ吼、2260rIlm高度处布置了位移计，接Ⅱ衄

应变数据采集系统测试核心筒的水平位移。如图24所示“位1、位2、位3”，其分

别对应后文中“阢、醍、砺”。在基础侧面400Ir吼高处布置百分表接Ⅱ洄应变数据

采集系统测得基础滑移值。水平荷载传感器接Ⅱ洄数据采集系统测得水平荷载值。

竖向荷载传感器接D唧数采系统测得竖向荷载值。

2．应变测点布置

量测的应变有：钢管应变(G压)，内藏桁架的斜撑应变(XCi)，墙体水平钢筋

应变(Hm)，墙体竖向钢筋应变(ZJi)。应变测点布置见图2．5所示。

3．裂缝绘制

人工绘制裂缝，在加载过程中，随时记录下裂缝的发生、发展情况及裂缝宽度，

裂缝微小时采用裂缝观测仪测量裂缝的宽度，在绘制裂缝时用铅笔在旁边描出裂缝

形状，记录下加载的循环数及其荷载值。

忡
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2．3．1承载力实测值及分析

试验所得CTG．1和CTG2的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载的实测值列于

表2—2。表中：R为试件加载首次开裂荷载：毋为试件明显屈服荷载：凡为试件极限

荷载；∥yu娜为屈强比。
表2-2各核心筒的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载实测值

试件

编号

FJ慰 F—心 脚
FA淑

负向 均值 正向 负向 均值 均值正向相对值

168．19 341．72 383．02 362．37 619．80 622．10 620．95 O．58 1．0000(1'G．1

170．83 459．48 465．15 462．32 820．80 883．10 851．95 O．54 O．9310CTG’2
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(3)试件CTG．2与试件cTG-1相比：屈强比减小了6．90‰说明试件CTG-l从

明显屈服到极限荷载的发展过程更长，也就是有约束的屈服段较长，这对抗震是十

分有利的。

2．3．2刚度实测值及分析

试件的刚度与应力水平和反复次数有关，在加载过程中刚度为变值，为了地震

反应分析需要，采用割线刚度代替切线刚度。试件的刚度实测值及各阶段刚度衰减

系数见表2—3。表中：屁。=K／凰，风=马／K，∥知=与／届，分别表示从初始弹性到
开裂，从开裂到明显屈服，从初始弹性到明显屈服的刚度衰减系数。

表2．3各核心筒刚度实测值及其衰减系数
1’出le 2—3 Ex脚m饥诅l删l拇ofs咖白e鼹锄d its attelluadoIl c∞伍cient

试件 夕yo

编号
K0蚪lmQ心 列蚪{砌鸡 酗蚪|伽鸥 夕。 夕yc 8拍 (相对值)

CTG．1 298．83 84．09 34．67 0．28 O．41 O．12 1．OooO

cTG．2 302．10 117．94 56．6I O．39 0．48 0．19 1．5833

由表2．3分析可知：

(1)钢管混凝土边框混凝土组合核心筒和钢管混凝土柱边框内藏钢桁架混凝土

组合核心筒的初始刚度非常接近。这两种不同组合核心筒的区别主要在于钢撑的设

置上，两个核心筒变化不大，说明初始刚度主要由混凝土强度及试件尺寸决定刚度。

(2)钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的屈服刚度比钢管混凝土边框混凝

土组合核心筒有所提高。说明钢桁架的存在，约束了简体墙肢裂缝的开展，使简体

刚度衰减速度变慢，试验过程表明，由于加设了钢桁架，结构后期的刚度和性能相

对稳定，这对抗震有利。

(3)试件CTG-2的风比试件cTGl提高了58．33‰说明aⅪ-2刚度衰减速度变

慢，从而使得结构后期的刚度较稳定，这对抗震有利。

一0．02 m．015 -o．01 -0．005 0 0．005 O．Ol 0．015 O．02

图2—6“刚度一位移角”关系曲线图

F谚2_6 Cm髑of“s衄妇司isplac锄僦shi铲
图2．6为两个核心筒的刚度磁位移角嘴大而衰减的实测曲线。试验全过程表
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明：钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒要比钢管混凝土边框组合核心筒退化慢。

两个试件的刚度磁位移角目的增大而减小，其衰减过程可分为三个阶段：刚度速降
阶段、刚度次速降阶段、刚度缓降阶段。刚度速降阶段为核心筒微裂缝发展到肉眼

可见的裂缝阶段；刚度次速降阶段为明显开裂到明显屈服阶段；刚度缓降阶段为明

显屈服到最大弹塑性变形阶段。可以看出由于加设了钢桁架，内藏钢桁架混凝土组

合核心筒刚度衰减明显减慢，结构后期的刚度和性能相对于钢管混凝土边框普通组

合核心筒性能稳定，这对抗震有利。

2．3．3延性性能分析

试验所得CTG．1和CTG．2的位移及延性系数实测值见表24。表中位移为核心筒

顶部与水平加载点同一高度处的水平位移矾。其中：q为与删应的屈服位移；砜
为与R对应的位移；砺为弹塑性最大位移，其值为极限荷载下降至85％时对应的位移；

∥=明为核心筒的延性系数，式中％和矾均取正负两向实测位移的均值，为极限
荷载对应的位移角；阮=现／H(H．226咖m)，为最大弹塑性位移角。

表2_4各楱c>筒位移及延性系数实测值
Table 24 Exp耐m∞tal麒；ul协ofd砷lac锄em锄d ducm时coe伍cient

试件 以／胁 (，d／mm 鼻
位置 岛 ∥

编号 正向 负向 均值 正向 负向 均值 相对值

cTG．1 巩 lO．52 lO．37 lO．45 35．3l 32．09 33．69 l／67 3．22 1．0000

CTG．2 阢 8．8l 8．53 8．67 36．50 35．43 35．96 l／63 4．14 1．2857

分析表24可知：

(1)试件CTG-2与试件CTG_1相比：其明显屈服位移减小了17．03％，与极限荷载

对应的位移增大了8．24‰说明钢管混凝土边框内藏钢桁架核心筒比钢管混凝土边框

普通组合混凝土核心筒从屈服位移到极限位移的过程较长，抗震性能较好；

(2)试件CTG-2与试件CTG．1相比：其弹塑性最大位移增大了6．74％，其延性系数

提高了28．57％，说明钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒要比钢管混凝土边框组

合核心筒弹塑性变形能力强，具有更好的廷l生性能。

2．3．4滞回特性分析

图2．7～图2．9为试件CTG-1和试件CTG．2的“水平力咖层水平位移“”；“水
平力，．一中间层水平位移如”； “水平力硪层水平位移明”的滞回曲线。其中
研为2260盯lⅡl高度项层位移，魄为166岫m高度中间顶层位移， 奶为830IIlm高度底

层位移。

由图2．卜图2．9可见：核心筒CTG．2的滞回环比cTG．1的滞回环饱满，承载力高，

抗震耗能能力强。滞回环所包含面积的积累反映了结构弹塑性耗能的大小，滞回环
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越饱满，结构的耗能能力越强。

(b)口rG-2图2-7“水平力咖层水平位移明’精回曲线
Fi辱2．7 H)融眺础ofspec油∞aboutF锄d明

，，ld

I，n^

：i黝；／j一：一：一一一
loVu一

1：：；戮型一r蔬：：I
旷主臻7

卜一10·一铷一一3舻一40一-5

．一一J一一一L一一J一一．I
I

：一： ：一由oo— ’一一1一一一卜一一’一一‘．

一^^

(a)a晒一l (b)a晒一2

图2．8‘冰平力F一中间层水平位移己，2’’滞回曲线
Fi舀2·8 HyStere6c cIlrVe ofspecimen aboutF aIld沈

(a)a吣-1(b肌'G-2图2．9“水平力瞰平位移％”滞回曲线
Fi啦-9 HySter己如叫Ⅳe 0fspoc砷e11 about，and砺

2．3．5耗能能力分析

由于两个试件的加载历程不尽相同，这里取骨架曲线在第一象限和第三象限所

包含的面积作为试件比较耗能能力的1个指标，其相应各试件的实测耗能值见表2—5。

CTG-2与CTG-1相比，a^G．2的耗能能力提高了52．53％，说明墙体中内藏钢桁架提高

17
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了组合简体的耗能能力。
。表2-5各核心筒耗能实测值

试件编号， 耗能岛(1洲’衄) 耗能晶(相对偷

CTG．1 3 1934．08 1．0000

CTG-2 48708．00 1．5253

2．3．6骨架曲线分析

实测所得试件CTGl与a陷．2的“水平力咖部水平位移矾"滞回曲线的骨架
曲线见图2．10。

图2-10顶层骨架曲线

Fi昏2-10 Skeleton a】rve ofsp_ecim肌ab伽tF卸d矾

由图2．10可见：

(1)当CTG．1、CTG．2的骨架曲线与普通混凝土核心筒的骨架曲线有所差别，明

显出现了几个拐点，加载至屈服点之后，其变形又经历了弹塑性位移发展较快段、

承载力强化上升段、承载力短暂稳定发展后下降段三阶段，分析其原因：墙体开裂

后，钢管混凝土边框柱与混凝土墙体的连接处混凝土也出现了开裂现象，随着反复

荷载的加大和反复荷载作用次数的增多，该连接处混凝土性能逐步退化，当剪力墙

水平钢筋弯折段与焊接点过渡区逐步拉直，此阶段核心筒的弹塑性位移发展较快；

之后剪力墙的水平钢筋的端部弯折段与边框钢管的焊接部分开始充分发挥作用，核

心筒的承载力出现较快的提升强化段；当边框钢管与水平钢筋的焊缝处出现个别钢

筋受拉颈缩和拉断后，此过程中骨架曲线出现了短暂稳定发展后承载力下降现象。

(2)CTG．2与CTG．1相比，其骨架曲线的弹塑性变形段较长，有较高的承载力和

较好的延性，有较强的弹塑性耗能能力。
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2．4破坏特征分析

2．4．1 CTGl破坏过程

CTG-l裂缝破坏图见图2．11，其中：Y面和．Y面为与加载方向平行的两个面，

X面和-X面为与加载方向垂直的两个面。

图2一ll口晒．1破坏裂缝图

Fig．2-l l Crack P舭册at锄ure ofCTG—l

(1)第一循环正向加载：荷载达到168KN时+Y面左上角出现第一条斜裂缝，一

直延伸到柱边。

(2)第二循环正向加载：荷载达到218KN时，+Y面左上角出现一条从柱边沿伸

出来的裂缝，裂缝长5cm。第二循环负向加载时：l／2高度从柱边有3条很短的小裂

缝从柱边延伸出来，长度约2cITl~3cm。

(3)第三循环正向加载：．Y面左下柱脚距根部15cm处出现一条呈45。斜向下延

伸的裂缝，一直延伸至墙体根部。斗Y面相应的位置出现同样一条45度斜向左下延

伸的裂缝。

第三循环负向加载：．Y面左上角和右下角同时出现6条长裂缝，裂缝角度在45。

《O。之间。+X面墙体上距根部10锄处出现连通的水平裂缝。

(4)第四循环正向加载：钢管柱和墙肢交缝处相继出现许多小的裂缝，斜向裂缝

向墙体上延伸，有的竖向裂缝沿着柱边向上或向下延伸。墙体上继续出现新的较长

的裂缝，裂缝的开展角度仍为45。～60。左右。

第四循环负向加载：墙体下1／2处出现与上一循环方向相反的裂缝，并形成大的

“X"型裂缝。裂缝交点在距基础表面40cm处。两条裂缝上端点一直延伸至l／2高

度的柱边处。荷载达340KN时，+．X面距柱根部35cm处出现一条水平贯通的裂缝。

荷载达440KN时，距根部65cm又出现一条水平的通缝。

(5)第五循环正向加载：柱边与墙交缝处继续出现新的小裂缝，裂缝与之前出现
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的裂缝相交，在柱边形成小的“x”形。墙体上的原有的裂缝在此循环有所延伸，也

有新的裂缝继续开展，且新开展的裂缝仍然比较突然比较长的裂缝。裂缝与原有的

斜裂缝相平行。裂缝间的间距大约有．10cm。

第五循环负向加载：柱边交缝处的裂缝继续开展，有的裂缝延伸至首尾相连接。

墙体上的裂缝继续开展。

(6)第六循环加载：+Y面的角部出现多条相平行的斜裂缝。柱边交缝处裂缝继

续开展。并有的裂缝向墙体上延伸。墙体上部也出现大的“X”型交叉裂缝，裂缝交

点于距顶部1／4墙高的位置上。

(7)第七循环～第八循环加载：柱边的裂缝贯通成一条竖向的破坏带。混凝土开始

起皮掉渣。随着荷载的增加，墙体上除了在原有裂缝基础上缝宽继续增大，还出现

了多条交叉的斜裂缝。下部较密，上部相对稀疏。墙与柱交缝处的混凝土脱落，且

缝较宽，在间部位破坏最为严重。

(8)第九循环向加载：．Y面左下角混凝土被压碎迹象，混凝土起皮。但是没有脱

落。墙体上的裂缝宽度增加，基本不再出现新的裂缝。墙柱交线处的破坏已经较为

严重，与柱焊接处钢筋的钢筋露出。

(9)第十循环正向加载：．Y面左下角混凝土压溃，墙脚的混凝土脱落。+Y面距

根部距墙体20cm左右的位置混凝土脱落，内部钢筋露出，钢筋压屈，形成鼓包。

(10)第十—．~十二循环正向加载：墙体角部混凝土不断脱落，钢筋压屈，墙肢与

柱间形成通缝。墙体上部角部开展成多条裂缝。试验终止。

2．4．2 CTG．2破坏过程

CTG．2裂缝破坏图见图2．12，其中：Y面和．Y面为与加载方向平行的两个面，

X面和．X面为与加载方向垂直面。

图2．12∞G-2破坏裂缝图
Fig．2-12 Crad(P锄[eIns at缸lure 0fCTG．2
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(1)第一循环正向加载：荷载达到170KN时．Y面右上角出现第一条斜裂缝。裂

缝长约20cm。
’

(2)第二循环正向加载：荷载达到380KN时，在第一循环出现的裂缝基础上裂

缝继续向下延伸。+Y面出现一条高120cm高的斜裂缝，贯穿整个墙体，一直延伸至

柱边。-Y面和+Y面墙体上角部也出现了斜裂缝，但是裂缝长度均不是很长。

第二循环负向加载：荷载达到460KN时，+Y面中部出现交叉的斜裂缝，交点

在1／4高度位置处。

(3)第三循环正向加载：-Y面左下柱脚根部出现五条呈45。斜向下延伸的裂缝，

一直延伸至墙体根部。+Y面相应的位置出现同样一条45度斜向左下延伸的裂缝。-Y

面墙肢上部也出现一条斜向下的长裂缝，墙上已经出现了几组相交的斜裂缝。分布

在下半部分墙上。。

第三循环负向加载：+X面根部出现三条水平通长的裂缝。．

(4)第四循环—第五循环加载：主要是墙体上斜裂缝的开展，且裂缝较长。在荷

载不断增加的过程中，裂缝部断延伸。短的裂缝和新开展的裂缝有连通现象。成成

多个交叉的“X"型裂缝并分布于整个墙体上。垂直于加载面的裂缝相继开展，且贯

通整个墙面。一直延伸至柱边。

(5)第六循环正向加载：墙体裂缝宽度不断增加，尤其墙体下部裂缝的宽度较宽，

柱边与墙交缝处继续出现新的裂缝，并向墙肢上延伸。与CTGl不同的是墙与钢管

交缝处没有出现较多的小裂缝。

第六循环负向加载：墙体上仍有新的裂缝的开展，墙和柱边斜缝从下向上开始

贯通，并有一些起皮现象。尤其是+Y面较为严重。墙上半部分裂缝开展很均匀。

(6)第七循环一第八循环加载：+Y面柱边的裂缝贯通成一条竖向的破坏带。．Y面

混凝土的破坏较轻，但是也开始起皮。

(7)第九循环向加载：墙体上基本上不再出现新的裂缝，-Y面上的破坏比较严重

的地方就是下1／2高度以下柱边缝(距柱边2cm左右)处的混凝土起皮现象比较严

重。

第九循环负向加载：+Y面右下角混凝土被压酥。

(8)第十、十一循环加载时，-Y面左下角和右下角均出现混凝土压碎现象。垂直

加载面根部混凝土有些起皮现象，钢管柱有略微的鼓起。
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2．4．3 CTG-1与cTG．2破坏比较

(a)核心筒a晒．1

分布区

水平钢
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筋连接处混凝土逐步脱落后并出现了最大5mm的相对错动，这是图2—10中骨架曲线

上出现弹塑性位移发展较快段的主要原因：随着反复荷载的继续，边框钢管与墙体

水平钢筋弯折段焊接处先拉直、再拉断，随后竖向钢筋也出现拉断现象，这是图2．10

中骨架曲线上出现承载力强化上升段、承载力短暂稳定发展后下降的主要原因；最

终核心筒墙体根部混凝土压碎脱落，内部钢筋露出，纵向钢筋屈曲而破坏。在与水

平加载方向垂直的翼墙上：出现多条通长的水平裂缝，主要集中于下部墙体l／2范围

内，除根部有轻微的混凝土起皮脱落现象基本没有严重破坏，钢管柱没有有明显的

鼓包和撕裂现象。

(2)试件a临．2。在水平加载方向的墙体上：其墙体上的裂缝分布均匀且分布区

域较广，墙体破坏前裂缝呈相织较密的网格型，布满整个墙体，较CTG．1墙体上的

裂缝细而多，这是其有着更好抗震耗能能力的重要表征；其最终墙体破坏是在核心

筒角部位置，在与水平加载方向垂直的翼墙上：与CTG-l翼墙裂缝分布相似，出现

多条通长的水平裂缝，主要集中于下部墙体1陀范围内，除根部有轻微的混凝土起皮

现象外，其翼墙没有明显破坏，钢管柱没有有明显的鼓包和撕裂现象。

(3)两个试件的边框与核心筒混凝土墙体连接处破坏情况比较：CTG．1钢管柱边

框与墙体连接处，在加载初期就开始出现小的斜裂缝，反复加载过程中小的斜裂缝

向墙体上延伸，并向上或下发展，最终从下至上贯通，混凝土开始脱落，脱落带宽

有20nlnl，与钢管壁上的钢板条焊接的水平钢筋露出；CTG-2钢管柱边框与墙体连接

处，在加载初期也开始出现裂缝，但是裂缝并没有象CTG．1交线处裂缝发展的快，

墙体上的裂缝开展延伸至连接处，并随着墙体上的裂缝宽度的增加，交线处的裂缝

宽度也不断增加，但是比a附．1破坏要轻，裂缝没有从上至下贯通，下部裂缝开展

比上部严重，中间有斜撑连接板处裂缝也很小，说明连接板对裂缝的发展起了一定

的控制作用。

2．5实测应变及分析

构件中钢筋、钢管及斜撑等的应变大小及变化规律反映了构件的受力状态和横

截面应变分布情况。下面对其实测应变进行分析。钢筋应变大小及其变化规律反映

了试件受力状态和横截面应变分布情况。钢筋屈服应变值见表2．6。

表2-6钢筋及钢材屈服应变值
1'able 2-6 Yield s昀jIl Value of硫矗邢i119barS aIld s慨

钢筋(钢材)规格 似冷拔钢筋 8黜 3T啪厚钢板 3．5皿n厚钢管

￡ 3353×lO．6 1937×lO_6 1791×lO．6 1728×10-6

2．5．1 CTG-1钢筋和型钢应变

构件cTG．1布置了核心筒竖向钢筋应变(ZJi)，核心筒水平钢筋应变(HJi)，

型钢柱应变(G沥)。核心筒竖向分布钢筋实测应变点有10个，分别为刀l～刁10，
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滞回曲线如图2．14；水平钢筋应变点有2个，分别为}U1～H记，滞回曲线如图2．15；

钢管柱应变测点有6个，分别为Gzl～Gz6，滞回曲线如图2。16。
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(e)G乃
图2一16 CrG·1型钢“F．_F’滞匣l曲线图

Fig．2一16妇d．S姐iIlⅥ一a60n Curv嚣幻Pro伍cd Stecl 0f Specim％饥’G-l

2．5-2 cTG-2钢筋和型钢应变

构件cTG．2布置了核心筒竖向钢筋应变(zJi)，核心筒水平钢筋应变(HJi)，

型钢柱应变(GZi)。核心筒竖向分布钢筋实测应交点有10个，分别为zJl～刁10，

滞回曲线如图2．17；水平钢筋应变点有2个，分别为HJl～HJ2，滞回曲线如图2—18；

钢管柱应变测点有6个，分别为Gzl～GZ6，斜撑应变测点有7个，分别为XCl～xC7，

滞回曲线如图2．19。
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试验表明：在核心筒墙板中同一位置处，型钢斜撑应变速度明显快于水平及竖

向分布钢筋应变的速度。这说明型钢斜撑作为墙内第一道防线，首先进入屈服并可

充分发挥其抗力和耗能作用。其中CTG-2模型受剪腹板中央上部的型钢斜撑应变，相

同位置分布钢筋应变e随水平荷载F变化的比较曲线见图2．20(a)；受剪腹板中央下部

的型钢斜撑应变，相同位置分布钢筋应变￡随水平荷载F变化的比较曲线见图

2．20(b)；由图2．20(a)、(b)可见，型钢斜撑作为第一道防线首先进入屈服，除其弹塑

性变形可消耗能量外，更主要的是它有效地控制了斜裂缝的开展与分布，使整个核

心筒耗能能力显著增强。

2．6承载力计算

试验研究表明，本文研究的组合核心筒以弯曲破坏为主，属于大偏压情况。在

受拉区，垂直水平加载方向的翼墙钢筋及型钢达到屈服时，平行于水平加载方向的

腹板墙受拉区竖向分布钢筋也大部分达到屈服应力，由于在中和轴附近的竖向分布

钢筋应力较小，计算时不予考虑。受拉区分布钢筋只计距受拉边缘hw-1．5x范围内的

钢筋；计算受压区时，垂直水平加载方向的翼墙中受压钢筋及钢管柱均受压屈服，

平行于水平加载方向的腹板墙受压竖向分布钢筋容易发生压屈现象，这部分压应力

不予考虑【7引。

2．6．1 基本假设

1)截面应变分布满足平截面假定；

2)不考虑混凝土的抗拉强度；

3)混凝土受压的应办一应变关系曲线按现行混凝土结构设计规范确定。

4)钢筋的应力一应变关系为：屈服前保持线弹性关系，屈服后的应力值取屈服

强度。

5)考虑钢管混凝土对内部混凝土有约束作用，使得混凝土强度有所提高，引入

混凝土强度提高系数∥。

2．6．2 计算承载力模型与公式

本文建立了钢管混凝土柱边框混凝土组合核心筒大偏心受压承载力计算模型见

图2．2l。根据平截面假定，当x≤彘^。。时，墙体为大偏心受压，相对界限受压区高度

为：f。； !：! 。

”

l+ 厶
O．0033岛

大偏压情况下，内藏钢桁架核心筒的承载力公式按式(2—1卜(2—5)计算
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图2．21．大偏心承载力计算模型

Fig 2_21．Mecharlical modcl of吲pac时ofbig ecc％trici够

图2．21中：

工——混凝土受压区高度；

L、厂’坩——核心筒竖向分布筋抗拉、抗压强度；
五、厂’。——核心筒角部钢管抗拉、抗压强度；

4、彳’。——核心简角部受拉、受压钢管的面积；

／0、彳乙——翼墙受拉、受压纵筋总面积；

3l



北京工业大学工学硕士学位论文
詈量!詈詈曼!曼!曼詈!!皇詈詈詈詈詈鼍曼皇詈鼍!!!詈詈鼍皇!!!苎詈暑曼!詈詈詈詈詈鼍詈詈!!!!!!詈詈詈!!!詈皇詈曼!暑曼詈詈!曼!!曼詈詈!曼!皇詈皇

Z——为混凝土抗压强度值；口为斜撑与水平面夹角；

∥——钢管中混凝土强度提高系数，取1．2Ⅲ；

Jll。、6，——墙体截面的总高度、墙板厚度；吃为边框柱钢管的边长；

‰—_偏心距，岛=MN，Ⅳ为轴力；

几——平行于水平加载方向的剪力墙竖向分布钢筋配筋率；

口删、口’，。——翼墙受拉、受压分布纵筋合力点到截面近边缘的距离，此处取

‰=口’。=钆／2；

吼、口’。——骸心筒角部受拉、受压钢管合力点到截面近边缘的距离，此处取

‘口4 2口t4=瓦／2。 ·

口6、口’。一一核心筒角部受拉、受压型钢斜撑到截面近边缘的距离，取

口6=口．6=瓦／2。

孙半时，耻半删：
Ⅳ=Z(丸一乩一69)6，+丘以+2∥Z％2+∥4+尼46 sin口一厶4。

一五4一厶4。sin口一2厶乩几(五。一1．5工一鱼妄笠)
Q·3’

‰一冬+每)=厂∥厶魄一玩)+丘4(‰一瓦)+厶如(九一％一等)如口

‘五～如半×学一半，。
㈣

试件水平承载力：

F=Nea旧 磐∞

式中：F为水平承载力，日为模型水平加载点至基础顶面距离。

2．6．3 计算值与实测值比较

CTG-1和CTG2的极限承载力计算结果与实测值比较见表2．7，计算时钢筋和混

凝土均取实测强度值。由计算结果可以看出，CTG-2按照上述公式计算结果误差较

CTG．1小，这是由于CTG．1边框钢管柱与墙体连接处稍弱造成的。

表2-7核心简体极限承载力计算结果与实测结果比较

mle 2-7 C伽叩撕s011 bet、Ⅳe锄cal叫a士ed锄d m∞sured results oful缸a童e 10adS

模型编号 实测平均值／I矾 计算值／|洲 相对误差％

CTG．1 620．95 677．68 9．14

CrG．2 851．95 906．11 6．59
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2．7本章小结

本章通过对2个1／6缩尺的组合核心筒模型(1个为钢管混凝土边框普通混凝土

组合核心筒，1个为钢管混凝土边框内藏钢桁架混凝土组合核心筒)在低周反复水平

荷载作用下的抗震性能进行了试验研究。对比分析了它们的承载力、刚度及其衰减

过程、延性、耗能、滞回特性及破坏过程，试验研究结果表明：

(1)钢管混凝土柱边框内藏钢桁架混凝土组合核心筒，比钢管混凝土柱边框普通

混凝土组合核心筒的承载力、延性、耗能能力明显提高，后期刚度衰减减慢。

(2)钢管混凝土柱边框内藏钢桁架混凝土组合核心筒与钢管混凝土柱边框普通

混凝土组合核心筒相比：其墙体上的裂缝分布均匀且分布区域较广，其墙体上的裂

缝细而多，这是其抗震耗能能力强的重要表征。

(3)钢管混凝土柱边框内藏钢桁架混凝土组合核心筒，其边框柱与墙体连接处的

共同工作性能明显好于钢管混凝土边框混凝土组合核心筒，这是因为连接钢架的连

接板起到了控制裂缝发展的作用。

(4)钢管混凝土柱和内部钢桁架可以起到第二道防线的作用，它们对墙体强有力

的约束作用对保证核心筒结构大震不倒是非常重要的。

33
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第3章钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架核心筒

抗震试验及承载力计算

3．1试验概况

对2个1／6缩尺的核心筒进行了低周反复荷载下抗震性能试验研究，结构模型的

编号分别为C善l和CT-2，其中试件C墨1为钢管混凝土叠合柱边框带洞口混凝土组

合核心筒模型；试件CT_2为钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口混凝土组合核

心筒模型。

两个核心筒为对称结构，两对边墙体中心线间轴距为1000mm，墙体厚度为

75mm。缩尺模型取核心筒的底部三层，其中一层、二层层高为830mm，三层层高为

600n吼，计至加载板高度中心位置。水平加载点位于加载板高度中心位置，加载点

到模型基础表面的距离为2260r衄，试件总高为2910Im。剪跨比均为2．1，设计轴
压比均为0．35，施加轴力为1320lN。模型基础尺寸为1800Irm×130011=lIIl×500I】珊，

加载板尺寸为1275nⅡn×1275衄×300rI】m，基础通过地锚螺栓与实验台面固定。
加载板预留2个孔用于穿丝杠来固定拉压千斤顶，孔距为420II吼。

试件CT-1、Cm2的叠合柱边框内设矩形钢管柱，钢管柱截面为80II吼×80111m

×3．5mm，钢管柱外包钢筋混凝土，叠合柱截面尺寸为132n】IIl×132mm。钢管与剪

力墙连接一侧的钢管壁上设双排间距为80111IIl的抗剪键(M3螺栓)，与墙体接触的

钢管壁上焊接一宽10II吼的竖向钢板条，以用于将墙体水平分布钢筋焊接其上进行

锚固。钢管壁与混凝土墙体接触面焊接栓钉，以增强混凝土与钢管壁的连接性能。

试件叮2核心筒墙体内部设置钢桁架，沿高度分2层设置，每层钢桁架中的斜撑均
采用X型，倾角为45。，斜撑采用截面尺寸为3lnm×60rIlm的一字型钢板，斜撑与

钢管柱连接部位采用节点板焊接，节点板穿过钢管壁，并与钢管壁焊接。两个试件

的墙体配筋相同，水平和竖向分布钢筋为由b4间距80nⅡn的双层钢筋网，墙体的拉

结筋采用8掀丝制作，梅花形布置。
矩形钢管柱和斜撑为Q235级钢材，试件墙体和边框柱中的混凝土均为现场搅

拌的细石混凝土，混凝土设计强度为C35。C卫1、Cm2实测混凝土立方体抗压强度

分别为37．34MPa、37．81 MPa。基础和加载梁为商品混凝土，设计强度为C50。钢筋

和钢材料力学性能见表3．1。试件模板图见图3．1、配筋、配钢情况见图3-2。
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屈服强度 极限强 延伸率 弹性模量
钢筋及钢材 使用位置

／M口a 小伊a ／％ 爪佃a

3．5衄厚钢管 叠合柱边框和钢管柱边框 361．1 432．9 17．5 2．09x 105

3衄厚钢板 斜撑 368．9 509．2 25．5 2．06x 105

8鞘失丝 箍筋、拉接筋 379．6 455．5 16．O 1．96×105

似冷拔钢筋 墙体分布钢筋 657．1 821．4 82 1．96×105

弼钢筋 叠合边框柱纵筋 397．O 550．5 7．5 1．87×105
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两个核心筒模型的钢筋、型钢配置及构造参考了高层规程[731和型钢混凝土技术

规型74】确定，试验模型在北京工业大学实验室外绑扎钢筋、支模板、现浇混凝土而

成，同时预留混凝土试块，试件和试块在同等条件下自然养护。制作过程部分照片

见图3．3。
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(a)CT-l绑扎钢筋 (b)C一2绑扎钢筋 (c)1米高筒体浇注成型
图3．3试件制作照片

Fi孚3-3 Pion聆0f m；lkjng ofmod幽

3．2加载方案及测试内容

j．厶l朋U戟表亘

加载装置示意图见图3_4。加载装置包括竖向加载系统和水平力[

通过加载门式刚架和竖向千斤顶施加，水平力通过水平拉压千斤项

过油压控制系统施加力。基础通过地锚螺栓与试验台座锚固。数据

位移、荷载、应变由计算机控制采集。

————
＼

加载集
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图3．4加载示意图
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3．2．2加载制度

该试验在北京工业大学结构实验室进行，加载方式为低周反复荷载。在施加水

平荷载前先施加竖向力至1320l洲，并保持其在试验过程不变，以保证核心筒的轴压

比恒定。水平力通过200吨拉压千斤顶施加，拉为正，压为负，加载点位于距基础

顶面2260rnm高度处的加载板中间位置，试验过程中，弹性阶段采用荷载控制加载，

当出现明显的非线性趋势后改为位移控制加载。当核心筒承载力下降到85％极限承

载力后继续加载，直至核心筒严重破坏为止，以测试其破坏后期性能。

3．2．3主要测试内容及测点布置

1．位移量测

分别在距离基础顶面830lIlm、1660111IIl、2260IIⅡn高度处布置了位移计，接Ⅱ心

应变数据采集系统测试核心筒的水平位移。在基础侧面40嘶Ⅱn高处布置百分表接

Ⅱv口应变数据采集系统测得基础滑移值。水平荷载传感器接Ⅱ旧数采系统测得水平

荷载值。竖向荷载传感器接Ⅱ心数采系统测得竖向荷载值。

2．应变测点布置

量测的应变有：钢管应变(G乃)，内藏桁架的斜撑应变(Xci)，墙体水平钢筋

应变(HJi)，墙体竖向钢筋应变(ZJi)。应变测点布置见图3．5所示。

3．．裂缝绘制

人工绘制裂缝，在加载过程中，随时记录下裂缝的发生、发展情况及裂缝宽度，

裂缝微小时采用裂缝观测仪测量裂缝的宽度，在绘制裂缝时用铅笔在旁边描出裂缝

形状，记录下加载的循环数及其荷载值。
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3．3试验结果及分析

(b)C陀
图3．5应变片分布图

Fig．3-5觚ang衄删0f蚰gauges

3．3．1承载力实测值及分析

试验所得Cml和CT-2的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载的实测值列于表

3—2。表中：R为试件加载首次开裂荷载；毋为试件明显屈服荷载，CBl在加载过程

中基础地锚松动造成正向屈服荷载不准，此处只取负向值；R为试件极限荷载；

肌纠7冗为屈强比。
表3-2各核心筒的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载实测值

试件 F蚪 F小心 胁
F0蜮

编号 正向 负向 均值 正向 负向 均值 均值 相对值

Cr-l 145．76 276．75 276．75 437．78 456．17 446．98 O．62 1．o000

Cr．2 150．26 384．85 457．2l 421．03 744．58 694．79 719．69 O．59 0．9516

由表3．2可见：

(1)模型CT-2比C卫1的开裂荷载有所提高。

(2)模型CT-2比CT-1的屈服荷载与极限荷载均明显提高。其中屈服荷载提高了

52．1％，极限荷载提高了57．8％。这表明钢管混凝土边框柱、钢桁架与混凝土剪力墙

共同工作性能良好，可发挥其承载力高的优势，从而提高组合核心筒的整体承载能
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力。

(3)模型CT．2的屈强比比CT．1的屈强比小4．8％，说明其从屈服到极限荷载的发展

过程更长，即有约束的屈服段较长，’这对“大震不倒’’是有利的。

3．3．2刚度实测值及分析

各核心筒的刚度躏位移角目增大而衰减的实测曲线见图3．6，其弹性、开裂、屈
服刚度实测值及其衰减系数见表3—3。表3．3中，岛为核心筒的初始弹性刚度；K为核

心筒开裂割线刚度；墨为核心简明显屈服割线刚度(取正负两向均值)；尾o_』彰忍

为核心筒从初始到开裂过程的刚度衰减系数：反—脚％为核心筒从开裂到屈服过程的

刚度衰减系数；届蜘==局憾为核心筒从初始到屈服过程的刚度衰减系数。
由图3-6、鹈．3可见：
(1)叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心筒和叠合柱边框带洞口组合核心筒

的初始刚度非常接近，说明其主要取决于混凝土强度和构件的几何尺寸。

(2)模型CT．2的开裂刚度和屈服刚度均比模型C*1的相应值明显提高，C12的

卢k比CT-1提高了52：4％，说明内藏钢桁架的斜撑约束了混凝土简体墙肢和连梁的裂

缝发展，使得叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心筒的刚度衰减速度相对较慢，

结构的后期工作性能稳定，这对抗震有利。 ．

表3．3各核心筒刚度实测值及其衰减系数
％1e 3·3 E)cp舐m∞taI他sul臼ofs衄less and its at咖uatjon coe伍cient

试件 pyo

编号
10蚪|m鸥 K{臌|铷心 酗蚪硒嫡 8。 夕yc a拍 (相对值)

Cr-l 171．9l 61．24 3622 O．36 O．59 O．21 1．000

Cr．2
173．97

55．98 O．45 O．72 0．32 1．52477．85

图3．6为两个核心筒的刚度磁位移角臼增大而衰减的实测曲线。试验全过程表
明，钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心简要比钢管混凝土叠合柱边

框带洞口组合核心筒退化慢。两个试件的刚度^髓位移角口的增大而减小，其衰减过

程可分为三个阶段：刚度速降阶段、刚度次速降阶段、刚度缓降阶段。刚度速降阶

段为核心筒微裂发展到肉眼可见的裂缝阶段；刚度次速降阶段为明显开裂到明显屈

服阶段；刚度缓降阶段为明显屈服到最大弹塑性变形阶段。可以看出由于加设了钢

桁架，内藏钢桁架混凝土组合核心筒刚度衰减明显减慢，结构后期的刚度和性能相

对稳定，这对抗震有利。

4l
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-0．02-0．015-0．Ol-o．005 O O．005 0．01 O．015 0．02

图3．6“刚度一位移角”关系曲线图

Fig．3．6 Q删鹤of“sti尬e豁碰splacement ShifI，’

3．3．3延性性能分析

试验所得的CT-1和CT．2的位移及延性系数实测值见表3_4。表34中位移指所测

的简体顶部水平位移，即明(位移计1)读数。其中：以为与聃对应的屈服位移；％
为与极限荷载R相对应的位移；砺为弹塑性最大位移，是极限荷载下降至85％时所对

应的位移：∥=吨椒l为延性系数，其中以和碥取正负两向实测位移的均值。

由表34可见：

(1)模型C冬2的明显屈服位移瓯的正、负两向均值比核心筒C■l降低了1．6％；

其最大承载力对应的正、负两向位移均值乩增大了56．7％：说明带叠合柱边框内藏

钢桁架的组合核心筒从屈服到最大承载力的弹塑性变形过程较长，实现了极限荷载

较大程度的滞后，有利于结构在达到极限荷载之前大量地耗散地震能量，减轻其破

坏程度，明显提高结构抗震的可靠性，更好地保证“大震不到”设防目标的实现。

(2)模型a心与吓1相比，其弹塑性最大位移现和延性系数均有所提高。说
明钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心筒具有更好的延性。

表3-4各核心筒位移及延性系数实测值
呦le 3_4 E)【pe血懈1诅l黝l坞ofdiSplac锄ent锄d du础够c0胡icient

试件 啪 砜细匝 砜佃m ∥

编号 正向 负向 均值 正向 负向 均值 正向 负向 均值 均值

Cr-1 7．64 7．64 19．47 19．47 38．89 38．89 5．Ol

Cr-2 7．49 7．55 7．52 32．17 28．86 30．5l 39．88 38．23 39．Ol 5．19

3．3．4滞回特性分析

图3．7~图3．9为试件CT-l和试件C12的“水平力湖层水平位移矾"；“水平
力．卜中间层水平位移％"“水平力硪层水平位移弘”的滞回曲线。矾为226011：1Ⅱl

42
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高度顶层位移，觇为1660n肌高度中间顶层位移， ％为830II吼高度底层位移。

由图3．7~图3．9可见：核心筒C■2的滞回环比CT．1的滞回环饱满，承载力高，抗

震耗能能力强。滞回环所包含面积的积累反映了结构弹塑性耗能的大小，滞回环越

饱满，结构的耗能能力越强。

m1 (b)Cm2图3．7“水平力棚层水平位移矾”滞回曲线
Fig．3-7 Hystere如am 0fspecim吼aboutF锄d阢

F}心

⋯枷一’凇叨一
哆绷il黟。一一一 ￡，2，Ⅲ

：====瓣 20 钟 《⋯一一一t一一一‘一r一‘一一一

⋯一一一‘一一一一一L一一一一一

(a)∞1(b)ar-2
图3—8“水平力，．_中间层水平位移％”滞回曲线
Fig．3．8 HySter甜c curve ofSpeciInm aboutF锄d蜴

(砂呼l (b)∞2
图3-9“水平力FL水平位移矾”滞回曲线

Fig．3-9 HySter甜c涨ofspeciIIl∞棚F a11d以

3．3．5耗能能力分析

由于两个核心筒的加载历程不尽相同，此处取顶层“水平力—位移"骨架曲线
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在第一象限和第三象限所包含的面积和作为核心筒比较耗能的指标。其骨架曲线如

图3．10所示，可以看出，由于内藏钢桁架组合核心筒的承载力明显提高和极限荷载明

显滞后，。使其骨架曲线所围面积明显增大，即耗能能力明显增强。各核心筒实测的

耗能值见表3．5。cT．2比cT-1的耗能提高了60．o％。由此可见：内藏钢桁架可以明显

提高钢管混凝土叠合柱边框组合核心筒的抗震耗能能力。

表3．5各核心筒耗能实测值

试件编号 耗能晶(kN·mm) 耗能联相对甸

CT-l 2933632 1．000

Cr．2 469376．80 1．600

3．3．6骨架曲线分析

实测所得试件C*1与C12的“水平力硼部水平位移矾"滞回曲线的骨架曲线
见图3．10。

从图3．10中可以看出，墙体中设置斜撑的简体比没有斜撑的简体极限承载力明

显堤向。最天承甄刀珂脞刚位移Cl二Z硼x丁丁Ul二l厉移，囚刀UI二l创

锚松动，整个简体出现水平滑移，在施加正向推力时，筒体基础有翘

以出现上面骨架曲线似乎不正常的情况。除此之外，骨架曲线基本耳

管混凝土边框混凝土组合核心筒，没有出现明显的拐点，这是由于重

外设钢筋混凝土增强了边框柱与墙体间的连接性能，使试件整体工作

⋯

严⋯⋯Z]二= ￡，l，姗

-⋯⋯一-⋯⋯一⋯一6●)o-
⋯⋯—+⋯⋯+·⋯400·⋯

。⋯⋯一r⋯⋯1⋯一二V圹。．一．-：一．．一2帕旧P．

一 叟⋯一．粤⋯．．鼍9⋯卅 l 2D 4n 6

-一一I一·：’r÷厂，。=‘二；ij：洲一 I汀l
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ⅧV

图3．10项层骨架曲线

Fig．3-10 S蚓e胁c帆of嘞∞aboutF锄d矾
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3．4破坏特征分析 ．

3．4．1 CT-1破坏过程

Cml裂缝破坏图见图3．1l，其中Y面、．Y面为与加载方向平行的两个面，X

面、-X面为与加载方向垂直面。

图3一llC不l破坏裂缝图
Fi93·ll Crack Pat吣at纽ilure ofCr-l

(1)第一循环的正向加载至175KN时，．Y面上部连梁中部从洞口处向右下延伸，

出现第一条斜向剪切裂缝。

第一循环负向加载至55KN时，-Y面得中间洞口上侧受拉角部出现第一条斜向

剪切裂缝，并向墙肢处延伸；当荷载加至．175KN时，下部连梁也出现两条剪切斜裂

缝，且较长裂缝的长度延伸至连梁端部。

(2)在第二循环正向加载至150KN时，+Y面上部连梁上洞口角部出现一长约

10nlIIl的斜裂缝，随着荷载的增加，连梁上继续出现短而小的斜裂缝，同时洞口角部

的裂缝继续发展。在垂直加载方向受压面的上部连梁出现一条竖向裂缝。荷载达到

250KN时，-Y面墙的上部连梁两侧的墙肢出现第一条斜裂缝。

第二循环负向，．Y面出上部连梁和下部连梁中部继续出现新裂缝，且较+Y面裂

缝密且多，荷载加至265KN以后，两个面得墙肢从上到下比较均匀的出现几条新的

斜裂缝，且分布于洞口的左右两侧，特点表现为：连梁上的斜裂缝向墙肢上呈450方

向延伸。

(3)第三循环正向加载至250--350KN时，下部连梁形成明显的交叉斜裂缝，且

在450方向上。此时洞口角部和墙肢上也有一些新的裂缝，墙肢上的新裂缝仍是与连

梁上的斜裂缝在一条呈450方向线上分布。

第三循环负向受拉侧的洞口受拉角部裂缝宽度迅速增长，第三循环负向加载结
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束时，裂缝最大宽度达到1．5mm，位于中间洞口的上侧角部。

(4)第四循环正向加载至323KN时，在+Y面的上部连梁中部出现一条穿过连梁

两端的斜裂缝，此时受剪方向的四个连梁均出现了交叉斜裂缝。墙肢上的新缝增加

不多，主要是墙肢上的裂缝宽度的增加。当第四循环加载结束后，墙肢上最大裂缝

宽度达2Ⅱ皿。

第四循环负向加载至405 KN时，受拉的垂直加载方向的墙体下半部分连梁高

度处出现多条受拉的弯曲水平裂缝。受剪面墙肢最大缝宽达2．5mm。

(5)第五循环正向(此时基础产生滑移，且有倾起现象造成此时的位移不准。

位移达到18I珈[Il时力只有354KN，比上一个循环几乎没有增加力)。受弯面有3条新

裂缝，分别位移各层的洞口边处。

第五循环的负向(最终位移为14n1In)。当荷载达到435KN时，叠合柱受拉面上

出现第一条弯曲裂缝，为于距根部1 oⅡm处。受剪面的叠合柱上出现第一条裂缝，

该斜缝是由墙肢上延伸至柱上的。墙肢上的裂缝继续延伸，且墙肢最大缝宽达到

zhn加。

(6)第六循环正向墙肢和洞口角部裂缝继续加宽，在洞口角部还出现小范围的混

凝土剥落。墙肢上的裂缝延伸到墙肢与叠合柱上的交线处，并沿缝向上或下延伸。

第六循环负向加载位移(18mm，此时位移角为l／120，)在+Y面上部连梁端部的

洞口上侧钢筋拉断。

(7)第七循环正向加载，墙肢上几乎不再出现新缝，主要是连梁和墙肢上的裂缝

继续加宽。

第七循环负向，当荷载加至420KN时，叠合柱上出现多条受弯裂缝。叠合柱和

墙肢交线处的缝宽也逐渐增加，并向裂缝的两端有所延伸。上部连梁的交叉斜裂缝

混凝土有一些脱皮，但是不是很严重。洞口角部的混凝土剥落，最大裂缝达到5．5咖，
钢筋轻微外露，受压洞口有混凝土压碎现象。此时荷载荷载继续增大，达到极限承

载力，原有的裂缝继续加宽。

(8)第八循环正向加载时，荷载因为地锚滑动，使得推拉两向的筒体刚度产生差

异，所以该向荷载继续增加，裂缝无明显的开展，裂缝宽度不断加宽，加载方向的

墙体上的裂缝向叠合柱上延伸，呈现与墙体上裂缝角度相当的斜裂缝。墙体上裂缝

较宽处的的混凝土开始剥落。连梁裂缝较宽处混凝土开始脱落，但是混凝土脱落不

严重。

第八循环负向加载荷载下降，此时位移角达到l／90，连梁上的混凝土继续脱落，

．Y面的中间洞口角部的上部连梁两端裂缝宽度急速增加，此裂缝处听到“蹦”一声，

水平钢筋拉断。

p)第九循环荷载正向荷载继续增加，除洞口角部和连梁交叉斜缝处混凝土有些

脱落，墙体除裂缝宽度增加，基本没有脱落现象。负向加载时与正向加载现象基本

相当，+Y面连梁混凝土脱落严重。
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(10)第十第十一循环，正向荷载仍有所增加，负向荷载不断下降，连梁混凝土

剥落，中部破坏最严重处钢筋露出。 墙肢裂缝宽度增加，边框柱和墙肢交接处，混

凝土小部分剥落，裂缝并不断向两端延伸，在中间洞口范围内的墙肢端柱交线处最

为严重。翼墙上的裂缝发展延伸，并且有一定程度的加宽。叠合柱柱脚处有轻微的

压碎。

(11)第十二循环达到1／50的移角，上部连梁洞口角部和连梁中部混凝土继续脱

落，钢筋外露，受拉洞口侧的钢筋被拉断。下部连梁混凝土在斜裂缝方向表皮混凝

土成片脱落，钢筋露出。墙肢根部有鳞状混凝土脱落。可以继续听到钢筋的拉断声，

叠合柱破坏很轻，只有根部小部分混凝土有压酥现象。连梁破坏严重，尤其是简体

的上部连梁破坏更为严重。加载到十二循环负向时试验终止。

3．4．2 C墨2破坏过程

CT2裂缝破坏图见图3．12，其中Y面、-Y面为与加载方向平行的两个面，X

面、-X面为与加载方向垂直面。

图3-12Cr-2破坏裂缝图

Fi昏3一12 Crad(Pattel[ns at伍iluIe 0fCr．2

(1)第一循环的正向加载至150KN时，-Y面上部连梁中部出现第一条裂缝，从

中间洞口向右上延伸，200KN时，上部梁端出现竖缝。负向加载时．Y面上部连梁中

部出现交叉斜裂缝，中间洞口四角处均出现裂缝并向外延伸至墙肢上。这一循环洞

口中部也出现几条长约50r唧的竖缝，向连梁上有所延伸。

(2)在第二循环正向加载至350KN时，墙肢上第一条斜裂缝，位于下部洞口位

置之上的墙肢上。荷载达365KN时，-Y面下部连梁出现斜向剪切裂缝。第二循环负

向，-Y面出上部连梁和下部连梁中部继续出现新裂缝，且较+Y面裂缝密且多，荷载

加至265KN以后，两个面的墙肢从上到下比较均匀的出现几条新的斜裂缝，且分布
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于洞口的左右两侧。荷载加至420KN时+X面根部出现第一条水平弯曲裂缝。垂直

于加载面的洞口边上的墙肢也出现水平裂缝。

(3)第三循环加载时，主要是墙肢上的新裂缝和连梁上的新裂缝的开展，墙肢上

部裂缝开展较稀较长，下部墙肢裂缝开展较密较短。随着荷载的增加最大裂缝宽度

达0．8n1IIl。垂直于加载面上的受拉面也相继出现了许多水平裂缝，主要集中于1／2

筒体的下部。

(4)第四循环—一第五循环加载过程中，墙肢和连梁不断出现新缝，洞口两侧的

墙肢上也出现交叉的斜裂缝，类似于一片片的小墙肢。上部和下部连梁均出现多个

交叉的斜裂缝，这些斜裂缝交叉成大小不规则的网格状。第四循环中，当荷载加至

585KN时，受弯面的叠合柱上出现许多水平弯曲裂缝，并集中于l／2柱高以下。加

载结束后最大裂缝宽度为1：2n吼。

(5)第六循环加载至位移角达到(1／108)。此时墙肢和洞口角部裂缝宽度有所增

加，新的裂缝仍在连梁和墙肢上出现，墙肢上的裂缝逐渐加密，主要还是洞口边的

墙肢上的裂缝比较多。垂直面上的墙肢和叠合柱上的裂缝有些增加主要集中在1尼柱

的下部。

(6)第七循环正向加载时，顶部位移达到25m加，位移角达(1／90)。墙上和连梁

上相继出现少量的新裂缝，中间洞口上部角的位置裂缝加宽较大，缝宽2．5mm。荷

载达到705KN时，垂直于加载面上的水平裂缝大量延伸至受拉柱的受剪面上，大部

分裂缝集中于l／2柱下部分，逢之间的间距约为3000mm。

第七循环负向，与正向加载现象相似，荷载达到675KN时，相反的受拉柱子上

裂缝延伸至受剪面上。大部分裂缝集中于1／2柱下部分，逢之间的间距约为3叫Omm。
(7)第八循环正向加载时，荷载达到极限承载力，此时位移角为1／78。主要破坏

处为洞口边缘新缝增加和在原有基础上裂缝的宽度的增大。受剪面上的叠合柱出现

许多水平的裂缝，该裂缝由垂直面上柱的受弯缝延伸至受剪面。还是主要集中在下

1／2柱上。

第八循环负向加载时，中间洞口上面的两个角部裂缝发展较宽，并且受压边缝

已经不能闭合。在荷载加载过程中听到钢筋‘锄的”一声，说明钢筋拉断，但是混凝土

没有明显的脱落现象。此时墙肢上的裂缝已经开展的比较均匀且比∞1裂缝密，也
没有成明显的斜向大的通常裂缝带，相比∞1破坏较轻。

(8)第九循环荷载正向加载时，在位移增加过程中，荷载没有下降，说明此阶段

已经进入了塑性阶段。负向加载时，受剪面上除洞口角部和连梁交叉斜缝处混凝土

有些脱落，角部洞口最大达4n1驰墙体除裂缝宽度增加，基本没有脱落现象。负向加

载时与正向加载现象基本相当，荷载也基本上没有下降，墙肢上的比较宽的大裂缝

向柱上延伸，与墙上裂缝的角度相当。

(9)第十循环正、负向加载，+Y面上的上部连梁出现鼓包，-Y面上部连梁也出

现鼓包，且表皮的混凝土有些起皮，混凝土有轻微脱落，墙体上基本不再出现新缝，
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受压洞口角部混凝土有轻微压碎。随着荷载的增加，墙体上裂缝宽度不断增加，最

大宽度达到3mm，并有轻微的混凝土脱落。

+(10)第十一循环加载时，上下部连梁中部混凝土脱落较严重，内部钢筋露出，

脱落混凝土基本上是成网格型的裂缝连成片。此时墙上的裂缝已经达到4nⅡn。此时

柱上的裂缝也不再新的裂缝的开展。中间洞口变形最大，洞口的变形达到1／20位移

角。

(11)第十二循环达到l／50的移角，上部连梁洞口角部和连梁中部混凝土继续脱

落，钢筋外露，下部连梁混凝土在斜裂缝方向表皮混凝土成片脱落。+Y面的混凝土

较-Y面更为严重，内部钢撑和钢筋均外露，可以观察到压屈的钢板和压屈之后又被

拉直的斜撑。斜撑连接板没有脱焊现象，与斜撑连接完好。叠合柱边框除了有较密

的水平裂缝和少数由墙肢上延伸至柱上的斜裂缝外没有明显的破坏现象。墙肢与叠

合柱的交线处也没有明显的破坏，只有墙肢上裂缝延伸至交缝处，没有混凝土脱落，

只有裂缝稍有加宽。最后加载到十二循环负向时试验终止。

3．4．3 C●l与a心破坏比较

不o

C11与研’-2的最终破坏形态如图3．13所示，核心筒局部破坏形态如图3．14所

(a)核心筒CT．1 (b)核心筒CT-2

图3．13破坏形态飑3-13ModeofF姗衙c啪呲S咖
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(a)CTl连樊破新：形态 fb)CT．1连柒竖筋拉断

(c)CT-2连桀破坏形态 (d)Cm l叠合柱脚部破坏

图3．14核心筒局部破坏形态

Fig．3-14local丘Ldl鹏mod嚣0fspecime腿

由图3．13和图3．14可见：

模型CT-1：在水平加载方向的墙体上，破坏表现为强墙肢弱连梁，连梁呈剪切

破坏。在加载初期，深梁跨中部位的裂缝出现较早，发展也最快，连梁中间出现交叉

450斜裂缝；在反复加载过程中，该部位出现多条交叉斜裂缝，并且裂缝不断加宽，450

方向的交叉斜裂缝裂开裂最为严重，最后裂缝开展较宽部位混凝土脱落，如图3．14(a)

所示。位于上部连梁端部的下部区域水平钢筋和竖筋均有拉断现象，如图3．14(b)所示。

相对而言，上部连梁破坏较下部连梁破坏严重。这与一般的混凝土核心筒相比，破坏

位置上移，这对结构的抗震是非常有利的。墙肢上裂缝分布域较广，破坏前连梁上的

裂缝要比墙肢上的裂缝密，墙肢上裂缝出现比连梁裂缝出现晚，说明连梁先进行耗能。

墙肢主裂缝的形成是连梁450斜裂缝延伸到墙肢上的，形成的X形裂缝一直贯穿整个

墙肢，墙肢上的最大裂缝宽度达3．2玎m。与水平加载方向垂直的翼墙破坏为墙体出现

多条水平裂缝，主要集中于墙体下部1／2高度范围内，没有明显破坏现象。

模型CT-2：在水平加载方向的墙体上，破坏形式表现为比CT-1的墙肢更强的强

墙肢弱连梁，连梁的破坏形态与CT-l不同，连梁上裂缝分布域比Cnl广而密，且剪

切斜裂缝开展没有CT-1严重，最终破坏时连梁区域混凝土成片脱落，没有出现明显的

剪切破坏现象，梁端出现较大的竖向裂缝，是连梁破坏次严重的部位，混凝土脱落后

向墙肢吃进10II衄左右。可见该塑性铰区域向墙肢上扩展。如图3．14(c)所示。破坏时，

该核心筒仍然是上部连梁破坏较下部连梁重。在荷载的反复作用下，洞口之间的连梁

中部斜撑出现外凸现象，钢撑反复的被压屈、拉直，但在加载过程中并没有出现折断
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现象，内部钢筋也没有颈缩和拉断现象，说明钢筋所受的力部分被斜撑承担了，使得

斜撑和钢筋共同发挥耗能作用，增加了核心筒的承载力和耗能性能。墙肢上的裂缝分

布比CT．1细而密，连梁上的斜裂缝向墙肢上延伸没有形成大的X形交叉裂缝。墙肢

上最大宽度为2mm，比CBl小，这是抗震能力强的标志。与水平加载方向垂直的翼

墙和Cnl相似，裂缝在墙肢上的分布比较均匀，主要集中于墙体下部1／2高度范围内，

最终没有明显破坏。

两个核心筒的叠合柱边框与混凝土墙体连接处破坏情况比较：(1)CT-1叠合柱边

框与墙肢连接处的裂缝为墙肢上的裂缝延伸至此处。在墙肢上的裂缝开展过程中，交

线处裂缝也不断向上或下部延伸，最后竖缝开展比较严重的部位是墙体裂缝宽度较大

部位的延伸。最终有部分混凝土脱落，个别水平钢筋露出，可以看到水平钢筋与边框

柱仍能很好的连接，没有拉断和脱焊现象。可见，将水平钢筋焊接在钢管边框柱的连

接条带钢板上，只要钢筋进行有效锚固长度的焊接，墙体与叠合柱边框共同工作性能

是可以保证的，为组合结构施工困难提供了新的参考。(2)cT-2叠合柱边框与墙肢连接

处的裂缝为墙肢上的裂缝延伸至此处。交线处的裂缝宽度比∞1小，且基本没有混凝
土脱落，破坏较轻。说明内藏钢桁架可以增强墙体与边框柱共同工作的性能。

两核心筒叠合柱边框破坏情况比较：核心筒CBl叠合柱裂缝分布与CT．2相似，叠

合柱上裂缝为垂直加载方向的面上裂缝出现较早，且逐步向加载方向内延伸。其裂缝主要

为分布均匀的水平裂缝，且裂缝宽度较小。CT．1叠合柱裂缝条数比CT．2密，分布域广。

两个核心筒裂缝分布共同点：裂缝大多集中在墙体下部1／2高度范围内，下1／2柱裂缝较

密，上1／2柱裂缝较稀疏，根据实验测得的裂缝条数，下1／2柱为上1／2柱的1．5～2．O倍。

最终CT-1的叠合柱脚部有轻微的压碎现象，如图3．14(d)所示。cT-2叠合柱边框没有明显

破坏现象。

3．5实测应变及分析

构件中钢筋、钢管及斜撑等的应变大小及变化规律反映了构件的受力状态和横

截面应变分布情况。下面对其实测应变进行分析。

钢筋应变大小及其变化规律反映了试件受力状态和横截面应变分布情况。钢筋屈

服应变值见表3．6。

表3-6钢筋及钢材屈服应变值

钢筋(钢材)

规格
似冷拔钢筋 8能矢丝 舶钢筋 3mm厚钢板 3．5I衄厚钢管

S 3353×10r6 1937×10r6 2122×l矿 179l×10r6 1728×10-6

5l
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3．5．1 C工1钢筋和型钢应变

构件c善1布置了核心筒竖向钢筋应变(zJi)，核心筒水平钢筋应变(mi)，型钢柱应

变(C兹)。核心筒竖向分布钢筋实测应变点有14个，分别为刁1～刁14，滞回曲线如图

3．15：水平钢筋应变点有4个，分别为HJl～HJ4，滞回曲线如图3．16；钢管柱应变测

点有7个，分别为GZl～Gz7，滞回曲线如图3．17。
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3．5．2 C卫2钢筋和型钢应变

构件Ct2布置了核心筒竖向钢筋应变(刁i)，核心筒水平钢筋应变(HJi)，型

钢柱应变(G西)。核心筒竖向分布钢筋实测应变点有10个，分别为ZJl～刁10，滞

回曲线如图3．18；水平钢筋应变点有2个，分别为HJl～HJl，滞回曲线如图3．19：

钢管柱应变测点有6个，分别为GZl～Q强，斜撑应变测点有7个，分别为xCl～xc7，

滞回曲线如图3．20。
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试验表明：在核心筒墙板中同一位置处，型钢斜撑应变速度明显快于水平及竖

向分布钢筋应变的速度。这说明型钢斜撑作为墙内第一道防线，首先进入屈服并可

充分发挥其抗力和耗能作用。其中，C卫1与C墨2柱下部应变如图3-21(a)(b)所示，钢

管柱的应变比相同位置的分布钢筋应变稍小，说明型钢与混凝土之间有少量的滑移，

同时由于钢桁架自身形成传力体系，保证型钢的应变与钢筋应变基本一致。C再2模

型受剪腹板中央下部连梁的型钢斜撑应变，相同位置分布钢筋应变e随水平荷载F变

化的比较曲线见图3．2l(c)；受剪腹板下部墙肢的型钢斜撑应变，相同位置分布钢筋应

变￡随水平荷载F变化的比较曲线见图3-21(d)；由图3—21(c)、(d)可见，型钢斜撑作

为第一道防线首先进入屈服，除其弹塑性变形可消耗能量外，更主要的是它有效地

控制了斜裂缝的开展与分布，使整个核心筒耗能能力显著增强。

3．6承载力计算

C界2的承载力计算可以简化为L形双肢剪力墙计算模型。根据试验结果，内藏钢

桁架双肢剪力墙呈整体破坏形式。力学模可简化为图3．22所示，受拉区竖向分布钢筋

与型钢达到屈服，在中和轴附近的受拉钢筋应力较小不计。墙板内只考虑^w0．1．缸范围

内的受拉钢筋，受压区的分布钢筋不予考虑，这样偏于安全嘲。受压钢管柱和斜撑及

竖向分布钢筋均达到屈服应力。

3．6．1 基本假设

1)截面应变分布满足平截面假定：

2)不考虑混凝土的抗拉强度；

3)混凝土受压的应力—应变关系曲线按现行混凝土结构设计规范确定。

4)钢筋的应力一应变关系为：屈服前保持线弹性关系，屈服后的应力值取屈服

强度。

5)考虑钢管混凝土对内部混凝土有约束作用，使得混凝土强度有所提高，引入

混凝土强度提高系数∥。

3．6．2 计算承载力模型与公式

本文建立了钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口混凝土组合核心筒大偏心

受压承载力计算模型见图3—22。根据平截面假定，当x≤六^。。时，墙体为大偏心受压，

相对界限受压区高度为：卢： Q：! 。

％

1+ 厶
O．0033B

大偏压情况下，根据力的平衡条件及配筋、配钢对称性，内藏钢桁架核心筒的

承载力公式按式(3·1卜(3．8)计算

60
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Ⅳ=M一2厶如一厶丸风(Jizw一■一冬一冬)一厶A风(九一1．5x一■) (3—1)

M=必+砒阮+乏一‰)+辑4魄+兰一蠢)+犹4魄+兰一％)+狐乞魄+乏一q)如口+撇魄母镀芦等盟)讹¨妊哆学
(3-2)

‰．厨．6出，2．6，以
1

k，．血．7lr
1

图3j22．承载力计算模型

Fig．3—22．Mechanjcal mocIel 0fcapacit)r

图3．22中：

x——混凝土受压区高度；

L、厂’∥——核心筒竖向分布筋抗拉、抗压强度；
兀、∥——叠合柱中纵筋抗拉、抗压强度；
厶、厶——斜撑抗拉、抗压强度；

几——洞口边暗柱纵筋抗拉强度；

五、厂t口——核心筒角部钢管抗拉、抗压强度：

彳。，——洞口边暗柱纵筋面积；

彳，、彳：——叠合柱中抗拉、抗压纵筋总面积；

乞、彳’。——核心筒角部受拉、受压钢管的面积；

彳西、彳’曲——受拉、受压斜撑总面积；

6l
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4。、彳’。——翼墙受拉、受压纵筋总面积；
，——混凝土抗压强度值：

．，c

口——斜撑倾角；

口——钢管中混凝土强度提高系数，取1．2嗍；

Jjl。、丸——墙体截面的总高度、墙板厚度；钆为边框柱钢管的边长；

以——方形叠合边框柱的边长；

6口——叠合边框柱中方钢管的边长；

口——洞口宽度；

％——偏心距，晶=MN，Ⅳ为轴力：
几——平行于水平加载方向的剪力墙竖向分布钢筋配筋率；

口。、口：一一叠合柱中受拉、受压纵筋合力点到截面近边缘的距离；

q=口’，=乩／2；

口，。、口’，。——翼墙受拉、受压分布纵筋合力点到截面近边缘的距离，此处取

‰=口’，=乩／2；



第3章钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架核心筒抗震试验及承载力计算

叠合柱边框内藏钢桁架组合核心筒极限水平承载力为：

F=2F
W (3·8)

3．6．3 计算值与实测值比较

CTl和C善2的极限承载力计算结果与实测值比较见表3．7，为进行比较，计算

时钢筋和混凝土均取实测强度值。实测值与计算值误差较小。

Table

表3-7核心筒体极限承载力计算结果与实测结果比较

模型编号 实测值^N 计算值心 相对误差搦

Cr-1 446．98 425．54 4．80

Cr-2 719．69 670．67 6．81
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3．7本章小结

本章通过对2个1／6缩尺的带洞口组合核心筒模型(均为钢管混凝土叠合柱边框，

1个剪力墙体中内藏钢桁架和1个普通剪力墙体)在低周反复水平荷载作用下的抗震

性能进行了试验研究。分析了它们的承载力、刚度及其衰减过程、延性、耗能、滞

回特性及破坏过程，试验研究结果表明：

(1)钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口混凝土组合核心筒与钢管混凝土叠

合柱边框带洞口混凝土组合核心筒相比，其承载力、后期刚度和耗能能力明显提高，

延性有所提高，表明内藏钢桁架的设置对钢管混凝土边框带洞口核心筒抗震性能的提

高有明显作用。

(2)钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口混凝土组合核心筒与钢管混凝土叠

合柱边框带洞口混凝土组合核心筒相比，裂缝分布域广而密，裂缝宽度小，连梁破坏

相对较晚且程度较轻，钢桁架提高了核心筒的后期整体工作性能，这对抗震十分有利。

(3)钢管混凝土叠合柱边框的混凝土裂缝出现较墙体裂缝滞后，其相应的开裂荷载

明显高于墙体开裂荷载，最终破坏较轻，叠合柱边框可以很好地起到最后一道防线的

作用。

(4)钢管混凝土叠合柱边框、内藏钢桁架与混凝土剪力墙体合理组合后共同工作性

能良好，可充分发挥各自的优势，形成抗震性能优良、防火能力好、具有多道抗震防

线的核心筒，工程中可以根据需要加以采用。建议其水平分布钢筋宜与边框钢管壁采

用焊接方式连接；内藏钢桁架的斜撑角度以450～600为宜；斜撑与钢管壁连接处宜采

用节点板焊接，节点板穿过钢管壁。
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第4章钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板—钢撑核

心筒抗震性能试验

4．1试验概况

设计了一个1／6缩尺钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板_钥撑带洞口混凝土组合

核心筒模型，其编号为C!、ⅣD．1。该试件为对称结构，两对边墙体间中心轴线间的距

离为1000IIⅡn，墙体厚度为75mm，该模型取核心筒底部3层，其中底部2层层高均

为83011：】IIl，第三层层高为60嘶m(计至加载板高度的中心位置)。水平加载点位于

加载板高度中心位置，加载点到模型基础表面的距离为2260Inm，试件总高为

2910rIlm。剪跨比均为2．1，设计轴压比均为O。35，施加轴力为1320kN。模型基础尺

寸为1800mm×1300n=1111×500mm，加载板尺寸为1275mm×1275衄×300Ilm，基
础通过地锚螺栓与实验台面固定。加载板预留2个孔用于穿丝杠来固定拉压千斤顶，

孔距为420111m。
’：

试件C瓢D．1的叠合柱边框内设矩形钢管柱，钢管柱截面为80Ir腿×80ⅡlIll×

3．5r衄，钢管与剪力墙连接一侧的钢管壁上设双排间距为8嘶m的抗剪键(M3螺栓)，

钢管柱外包钢筋混凝土，叠合柱截面尺寸为132n吼×132Ⅱ1IIl。核心筒墙体从基础至

1160II】111高度范围内藏钢板，钢板与钢管柱连接做法为：钢板边切割成马牙槎，钢管

开槽，使得钢板可以穿过钢管柱进行焊接。洞口边设置型钢柱，型钢柱为焊接H型

钢，截面尺寸为50×35111In×4mm×4ⅡlIn，该H型钢柱直接与钢板焊接。钢板以上

设置斜撑，其截面尺寸为3mm×60n吼的一字型钢板，斜撑与钢管柱连接部位采用

节点板焊接，节点板穿过钢管壁，并与钢管壁焊接。斜撑另一端头与H型钢柱直接

焊接。洞口之间的深梁设置交叉斜撑。在与墙体接触的钢管壁上焊接一宽10mm的

竖向钢板条，以用于将墙体水平分布钢筋焊接其上。钢管壁与混凝土墙体接触面焊

接栓钉，以增强混凝土与钢管壁的连接性能。

核心筒墙体水平和竖向分布钢筋为巾b4@80n1111的双层钢筋网。叠合柱外纵筋为

巾6，洞口边的暗柱箍筋、叠合柱箍筋及剪力墙拉结筋均采用8群铁丝制作，箍筋间距

40加功，拉结筋梅花形布置，钢板上打孔用于穿过拉结筋。方钢管和斜撑钢板采用

Q235级钢材。模型采用人工搅拌细石混凝土浇筑，墙体分为两次浇注，距基础

1000rI】nl高处首先浇注，养护3~4天后浇注1000m加以上的墙体和钢管柱中混凝土。

混凝土设计强度等级为c35，C、ⅣD．1因为冬季室外制作和养护，养护温度较低，实

测立方体抗压强度为3 1．55MPa。

各种钢材的力学性能见表4_1。C、ⅣD．1试件的尺寸见图4_1；配筋及配钢情况见

图睨。
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． 表4-1钢材力学性能

屈服强度 极限强 延伸率 弹性模量
钢筋及钢材 使用位置

／M噼a 小口a ／％ ／Ⅳ田a

3．5衄厚钢管 叠合柱边框和钢管柱边框 361．1 432．9 17．5 2．09x105

3衄厚钢板 斜撑 368．9 509．2 25．5 2．06x1矿

8燃 箍筋、拉接筋 379．6 455．5 16．0 1．96×105

似冷拔钢筋 墙体分布钢筋 657．1 821．4 8．2 1．96×105

娟钢筋 叠合边框柱纵筋 397．O 550．5 7．5 1．87×105

^ ^
Y Y

厂]1．．．．．．．-J

厂]I．．．．．．．-J

厂]

∞模板侧立面图

(d)加载板模板平立面图
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图4．2试件配筋图及配钢图

Fig．4．2 St耐b越aIld Stc潮details 0fmodcls

该变刚度核心筒模型的钢筋、型钢配置及构造参考了高层规程确定，试验模型

在北京工业大学实验室外绑扎钢筋、支模板、现浇混凝土而成，同时预留混凝土试

块，试件和试块在同等条件下自然养护。制作过程部分照片见图4-3。

(a)CWD．1配钢 (b)C、vD．1绑扎钢筋 (c)CwD．1模型

． 图4_3制作照片

F追．4．3 Picn珊ofmakiIlg ofmodels

67
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4．2加载方案及测试内容

4．2．1加载装置

加载装置示意图见图44。7加载装置包括竖向加载系统和水平加载系统，竖向力

通过加载门式刚架和竖向千斤顶施加，水平力通过水平拉压千斤顶施加。千斤顶通

过油压控制系统施加力。基础通过地锚螺栓与试验台座锚固。数据采集有关测点的

位移、荷载、应变由计算机控制采集。

4．2．2加载制度

加蓑集

萋

加样耳≮
蜀

j 一 厂1
吕 缸

厂] 20矗∞

L-J 千斤磺J ’广
皿

2 盈

口蜀
J

’≯一
筒体 地锚

∞
螺栓基

厂] 彳
J

广F毛

萤 基础

图44加载示意图

Fig．钳做矧叩

该试验在北京工业大学结构实验室进行，加载方式为低周反复荷载。在施加水

平荷载前先施加竖向力至1320kN，并保持其在试验过程不变，以保证核心筒的轴压

比恒定。水平力通过200吨拉压千斤顶施加，拉为正，压为负，加载点位于距基础

顶面226‰m高度处的加载板中间位置，试验过程中，弹性阶段采用荷载控制加载，

当出现明显的非线性趋势后改为位移控制加载。当核心筒承载力下降到85％极限承

载力后继续加载，直至核心筒严重破坏为止，以测试其破坏后期性能。

4．2．3主要测试内容及测点布置

1．位移量测

分别在距离基础顶面830r姗、l660Ir吼、226胁m高度处布置了位移计，接D旧

应变数据采集系统测试核心筒的水平位移。在基础侧面400mm高处布置百分表接

m口应变数据采集系统测得基础滑移值。水平荷载传感器接m口数采系统测得水平
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荷载值。竖向荷载传感器接Ⅱ旧数采系统测得竖向荷载值。
2．应变测点布置

量测的应变有：钢管应变(G函)，内藏桁架的斜撑应变(Xci)，钢板上应变花(GBi)，

墙体水平钢筋应变(Hn)，墙体竖向钢筋应变(ZJi)。应变测点布置见图4-5所示。
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3．．裂缝绘制

人工绘制裂缝，在加载过程中，随时记录下裂缝的发生、发展隋况及裂缝宽度，

裂缝微小时采用裂缝观测仪测量裂缝的宽度，在绘制裂缝时用铅笔在旁边描出裂缝

形状，记录下加载的循环数及其荷载值。

4．3试验结果及分析

4．3．1承载力实测值及分析

试验所得C飘D．1的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载的实测值列于表4—2。

表中：R为试件加载首次开裂荷载；毋为试件明显屈服荷载；R为试件极限荷

载；肌榔为屈强比。
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表412各核心筒的开裂荷载、明显屈服荷载、极限荷载实测值

试件 FJ蜮 F∞i 跏
F毒÷心

编号 正向 负向 均值 正向 负向 均值 正向 负向 均值

CWD．1 165．96 361．07 415，35 388．2l 761．62 773．73 767．68 O．47 0．54 O．51

由表4-2可见：c瓢∞-1的屈强匕嘞yII与曹教授课题组完成的普通带洞口混凝土核心

筒和内藏桁架带洞口混凝土组合核心筒【刀相比较小，表明它从明显屈服到极限荷载的

发展过程相对较长即有约束的屈服段较长，表明该新型组合核心筒具有良好的弹塑

性耗能能力和延性，这对抗震设防要求的“大震不倒”是非常有利的。

4．3．2刚度实测值及分析

各核心筒的刚度K随位移角口增大而衰减的实测曲见图％，其弹性、开裂、屈

服刚度实测值及其衰减系数见表4-3。表4_3中，K为核心筒的初始弹性刚度；K

为核心筒开裂割线刚度；墨为核心简明显屈服割线刚度(取正负两向均值)；尾o_五√

墨为核心筒从初始到开裂过程的刚度衰减系数；风=磊√鼠为核心筒从开裂到屈服过

程的刚度衰减系数；反o=墨Ⅸ，为核心筒从初始到屈服过程的刚度衰减系数。

由表4-3可见：开裂刚度较小，这是由于混凝土强度比设计强度稍低造成。图

4-6为核心筒的刚度K随位移角口增大而衰减的实测曲线。试验全过程表明，其刚度

衰减过程可分为三个阶段：刚度速降阶段、刚度次速降阶段、刚度缓降阶段。刚度

速降阶段为核心筒微裂发展到肉眼可见的裂缝阶段；刚度次速降阶段为明显开裂到

明显屈服阶段；刚度缓降阶段为明显屈服到最大弹塑性变形阶段。

表4．3核心筒刚度实测值及其衰减系数

模型 埘 酗 酗
夕∞ 口弦 夕拍

编号 0洲／mm) (斟，mm) (1d恤)
C、VD．1 182．14 61．01 54．21 O．33 0．89 O．30

200

p 150

旨

差loo
l

豫 50

O

O O．005 O．Ol 0．015 O．02

∥豫d

图4-6“刚度一位移角”关系曲线图

Fig．4石C垃V器of“S在陆麟刊却k锄ent sll簖’
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4．3．3延性性能分析 ．

．试验所得的CWD．1的位移及延性系数实测值见表4_4。表4_4中位移指所测的筒

体顶部水平位移，即M读数。其中：玩为与Fv相对应的屈服位移；既为与极限荷载

R相对应的位移；现为弹塑性最大位移，是极限荷载下降至85％时所对应的位移；∥

=【椒l为延性系数，其中巩和乩取正负两向实测位移的均值。绑是试件达到弹塑性

最大位移时的位移角。

由表44可以看出：C啊D．1的正负两向的最大弹塑性位移角均值达到1／66，具有

良好的弹塑性变形能力；C又Ⅵ)．1正负两向的延性系数均值达到4．85，说明该简体具有

较好的延性。

表44位移及延性系数实测值
1'出le 44 E)【pd曲肌tal tesIllts 0fdiSplao锄ent衄d du而】毋coe伍cient

[【／mm (‘／n脚 (‘／mm
模型编号 弗 ∥

正向 负向 均值 正向 负向 均值 正向 负向 均值

CWD．1 7．05 7．27 7．16 26．85 26．27 26．56 35．11 34．28 34．69 1腼 4．85

4．3．4滞回特性分析

图4_749为实测所得试件aⅣD．1的“水平力p—预部水平位移矾’’滞回曲线、
“水平力F一中部水平位移醍”滞回曲线、“水平力阿部水平位移明"滞回曲线。
由图4_7—4_9可见：此模型的滞回曲线中部捏拢程度较轻，说明墙体中加设钢板和斜

撑后结构抗震的抗震耗能性能良好。

图4-7‘‘水平力F．-顶层水平位移M’’滞回曲线

Fig．4-7 Hyster咄cI】|№ofspociIn饥about，锄d明
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图4_9“水平力F．_下部水平位移％’栉回曲线
Fig．4_9 Hys船6c cI芏n，e of跗鲥m∞ab伽t，粕d玛

4．3．5破坏特征分析

C瓢D一1裂缝破坏图见图4．10，其中Y面、-Y面为与加载方向平行的两个面，

X面、．X面为与加载方向垂直面。C飞ⅣD．1最终破坏图见图4_11，局部破坏图见图

4．12。

图4_lO帆l破坏裂缝图Fig小10Cm呔P蜘at伽ureofCwD．1
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(1)第一循环正向加载：当荷载达到150KN时，-Y面中间洞口的左上角出现一条

约60。方向的斜裂缝，并向左上方向延伸大约长lOcm。165KN时，中间洞口底部

距右下角5cm的地方出现一条斜裂。‘长约lOcm。与左上角的裂缝与水平面的夹角度

相当。缝荷载到达200KN时，上部连梁靠近上部洞口角部处出现一条裂缝，从上部

洞口边缘向下延伸，长达20cm。

第一循环负向加载：荷载加载到210KN时，与第一循环正向加载对称的位置出

现对称的裂缝，并且此时中间洞口的四个角均出现裂缝，且角部新开展的裂缝长度

5~lOcm不等。同样在荷载达210KN时，在底部有钢板之上，钢骨柱远离洞口一侧

位置处，墙体出现第4条新裂缝，裂缝角度(按与水平面间夹角)为75。～90。之间。

(2)第二循环正向加载：荷载到达275KN时，上部连梁跨中中部出现第一条45。

方向的斜裂缝。中间洞口边沿着水平边缘也出现两条竖缝。中间洞口右下角的裂缝

当荷载加到250KN时向右下延伸。在中间洞口两侧墙肢上也有新缝的出现，但是新

缝长度较短，且角度均大于60。。在钢骨柱的边缘(与钢板相连以上部分)出现裂

缝，裂缝位置正好在暗柱的边线附近。

第二循环负向加载：上部连梁和下部连梁上均有裂缝出现。垂直于加载方向的

受拉面墙肢上出现水平裂缝，裂缝位于钢板上部边缘附近。

(3)第三循环正向加载：荷载从270KN开始，上部洞口两侧的墙肢出现较长的斜

裂缝，在上部洞口右侧出现均匀分布的四条斜裂缝，长度几乎相等，位置正好在暗

柱位置。

第三循环负向加载：上部洞口两侧墙肢出现第三循环正向加载相反方向的裂缝，

与正向加载方向的裂缝正好形成交叉的斜裂缝。上下部连梁中部也出现交叉的斜裂

缝。该循环结束时，墙肢裂缝最大宽度达O．2mm。

(4)第四循环正向加载和负向加载时，墙肢上和连梁上相继出现新裂缝，裂缝的

开展主要集中于上1／2部分。垂直加载方向的受弯面墙肢也出现许多水平裂缝，裂缝

主要分布在墙肢的下部。叠合柱上也出现许多水平裂缝，裂缝主要分布于中间l／3范

围内。荷载加载结束时，墙肢上的最大缝宽达到O．3mm。此时可以明显的看出，1／2

范围之上墙肢和连梁上的裂缝明显多于底部的裂缝。

(5)第五循环加载时，裂缝在原有基础上延伸，有少量裂缝出现。主要是垂直受

力面受拉墙肢上和叠合柱边框上出现的裂缝比较多。此时墙上缝宽达5n1In。

(6)第六循环加载时，位移角达到1／120。此时已经可以观察到中间洞口上部墙

肢和连梁上分布裂缝较多，且在暗柱边界线上出现明显的竖缝分部带。叠合柱边框

上的受弯面裂缝已经向受加载面的叠合柱上延伸。叠合柱受剪面的顶部有几条斜裂

缝，角部与墙肢上裂缝的角度相当。加载完毕后墙肢上最大裂缝宽度达O．8m【n．，且

没有破坏现象。

(7)第七循环加载时，此时位移角为1／‘Ⅺ，洞口边上的暗柱处的裂缝连通，可以

听到混凝土开裂的声音，有混凝土起皮现象，且起皮范围从上部向下部延伸。
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(8)第八循环加载时，荷载达到极限承载力。暗柱上部起皮部位向墙肢部分延伸，

混凝土开始掉渣，+Y面连梁开始向外鼓出现象。上部连梁上的裂缝连通，形成斜向

不规则的网格状，有混凝土起皮现象，中间洞口的角部混凝土压碎。有小部分混凝

土脱落现象。叠合柱上大量出现水平裂缝。加载结束时墙肢上裂缝宽度达到2I姗。
(9)第九循环加载时，主要是叠合柱上裂缝的开展。此时下1／2高度范围内的墙

肢和连梁几乎不在出现新缝，主要是上部钢骨柱和墙肢分界线处的混凝土缝宽不断

增大和混凝土的不断脱落。混凝土脱落部分形成一个竖条，位于暗柱边缘部位，上

启始于上部洞口位置，下结束于上部连梁中间位置。+Y面混凝土脱落较严重，上部

洞口右侧墙肢处出现鼓包，该位置内部有斜向的钢撑，钢撑屈曲鼓起，使混凝土脱

落，钢筋露出。

(10)第十循环加载时，钢骨柱部分混凝土脱落向下延伸至钢板上边缘，洞口角

部(左侧)。混凝土脱落同时向墙肢水平方向发展，形成鱼鳞状。同时，连梁端部也

有向内部吃尽，土加载过程中，不断看到混凝土掉渣现象，连梁部分水平和竖向钢

筋露出。

(11)第十一循环加载时，上部连梁混凝土大面积开始脱落，上部洞口边的两侧

墙肢上的混凝土也开始大面积的脱落，钢筋严重外露，钢撑在拉压过程中反复被拉

直和被压屈。上部洞口变形最为严重。最终位移达到41mm时位移角为1／55时，试

验结束。此时叠合柱边框没有明显的破坏，下部钢板处的钢板侧的混凝土受到的损

伤很小，墙肢只有少量的裂缝，下部连梁分布许多交叉的斜裂缝，但是相对于上部

连梁较少。

图4_ll核心筒整体破坏形态

Fig．4-ll蹦ure mcHd鹤0fspeciI蹦塔
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(1)核心筒整体：

在水平加载方向的墙体上，破坏表现为上部墙体破坏较下部墙体严重，在加载

初期，深梁跨中部位和洞口角部的裂缝出现较早，发展也最快；然后是上部洞口墙

肢暗柱处出现许多小的斜裂缝，说明在加载过程中连梁先进入耗能，在反复加载过

程中，洞口两侧暗柱与墙体连接部位出现多条交叉斜裂缝，并且裂缝不断延伸和贯

通，形成一个竖向的破坏带，这个破坏带由墙体上部向下延伸，如图4—11所示。破

坏带不断向墙面延伸，最后上部洞口边墙体混凝土成片脱落，内部水平钢筋和竖向

钢筋露出，没有拉断现象，

fa)E部墙吱破坏图 (b)筒体根部破坏情况

} 摹
(c)上部连梁两端破坏图 (d)墙体接缝处破坏情况

图4_12核心筒局部破坏形态

Fig．4-12 kal筋lure modesof渺im邸
内部钢撑在反复拉伸过程中被压屈，如图4一12(a)所示。由裂缝图可以看出在受剪面

上，钢板与斜撑分界线处有较多的裂缝。试件下部约1／2范围的内藏钢板混凝土组合

墙体及叠合柱边框没有明显的破坏现象，如图4_12①)所示。可以看出，底部采用内

藏钢板混凝土组合剪力墙，可有效地增强底部的抗剪和抗弯性能，克服了通常核心

筒的底部相对薄弱的现象，提高了核心筒的抗震安全性。上部连梁破坏相对下部连

梁破坏严重，虽说其上部的连梁破坏程度相对较重，但主要特征是在连梁的端与墙

肢之间的形成了竖向耗能条带，而内藏钢桁架混凝土组合连梁并未严重破坏，结构

后期的抗震性能仍是较为稳定的。在荷载的反复作用的后期，上部连梁中部斜撑出
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现外凸现象，在钢撑被反复压屈、拉直过程中可消耗地震输入结构的能量。在加载

过程中，上部墙体和连梁中的内藏钢撑没有出现折断现象，斜撑和钢筋共同发挥了

耗能作用，从而增强了核心筒整体的承载力和耗能能力。最终破坏时连梁端部出现

竖向裂缝，端部区域混凝土成片脱落，连梁中断没有出现明显的交叉裂缝，连梁内

部钢筋没有颈缩和拉断现象，使得连梁中的斜撑和钢筋共同发挥耗能作用，如图

4-12(c)所示。由于该简体分两次浇注，施工时接触面处理的不是很理想，受剪面接触

缝产生水平通缝，如图4_12((1)所示。叠合柱裂缝分布情况：叠合柱上裂缝为垂直加

载方向面上裂缝出现较早，且逐步向加载方向内延伸。其裂缝主要为水平裂缝，主

要分布在下1／2柱，且裂缝宽度较小。核心筒边框柱的变形曲线形状：约以1／2高度

处为分界线，下部柱子呈侧移较小的直线，上部柱子呈侧移较大弯曲变形明显的斜

线。

(2)连接构造：

墙体水平钢筋与叠合柱钢管的焊接是可靠的：墙肢与叠合柱交界处没有明显的

破坏，只有上部墙肢上的斜裂缝延伸至交线处，下部墙肢与柱子的交线处没有裂缝

的延伸，水平钢筋与边框柱钢管的焊接连接性能很好，没有拉断和脱焊现象，说明

将水平钢筋弯折后再与焊接在钢管上的钢板条焊接是可靠的。采用钢板马牙槎与叠

合柱的连接方式，既可保证墙体与叠合柱之间的共同工作，又可增强叠合柱钢管壁

之间的拉结性能，构造可靠。

4．4实测应变及分析

构件中钢筋、钢管及斜撑等的应变大小及变化规律反映了构件的受力状态和横

截面应变分布情况。下面对其实测应变进行分析。

钢筋应变大小及其变化规律反映了试件受力状态和横截面应变分布情况。钢筋屈

服应变值见表4_5。

表4．5钢筋及钢材屈服应变值

钢筋(钢材)规格 似冷拔钢筋 8黜 娟钢筋 3Im厚钢板 3．5衄厚钢管
￡ 3353×10．6 1937×10r6 2122×10r6 1791×10r6 1728×1矿

构件CwD．1布置了核心筒竖向钢筋应变(zJi)，核心筒水平钢筋应变(mi)，

型钢柱应变(C函)，斜撑应变(XCi)，钢板应变花应变(GBi)。核心筒竖向分布钢

筋实测应交点有16个，分别为刁1～刁16，滞回曲线如图4_13。水平钢筋应变点有4

个，分别为m1～HJ4，滞回曲线如图4_14。钢管柱应变测点有6个，分别为GZl～a乙6；

钢板应变测点3应变花，分别为GBl^(瑕9；斜撑上应变测点有4个，分别为

XCl~XC4，滞回曲线如图4-15。
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第4章钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板——钢撑核心筒抗震性能试验研究
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(a)柱下根部应变
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(b)柱下应变
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三一三(c)受剪面上部连梁应变 (d)受剪面下部连梁应变

图4-16型钢与钢筋‘‘F-_F’滞回曲线比较图
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试验表明：在核心筒墙板中同一位置处，型钢斜撑应变速度明显快于水平及竖

向分布钢筋应变的速度。这说明型钢斜撑作为墙内第一道防线，首先进入屈服并可

充分发挥其抗力和耗能作用。其中，柱下部应变如图4-16(a)(b)所示，钢管柱的应变

比相同位置的分布钢筋应变稍小，说明型钢与混凝土之间有少量的滑移，同时由于

钢桁架自身形成传力体系，保证型钢的应变与钢筋应变基本一致。模型受剪腹板中

央下部连梁的型钢斜撑应变，相同位置分布钢筋应变￡随水平荷载F变化的比较曲线

见图4．16(c)；受剪腹板下部墙肢的型钢斜撑应变，相同位置分布钢筋应变￡随水平荷

载F变化的比较曲线见图4．16(d)；由图4_16(c)、(d)可见，型钢斜撑作为第一道防线

首先进入屈服，除其弹塑性变形可消耗能量外，更主要的是它有效地控制了斜裂缝

的开展与分布，使整个核心筒耗能能力显著增强。
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4．5本章小结

本章通过对钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板—钢撑组合核心筒在低周反复水平

荷载作用下的抗震性能进行试验研究。分析研究了它的承载力、刚度及其退化过程、

延性、耗能、滞回特性及破坏过程，试验研究结果表明：

(1)钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板一钢撑带洞口混凝土组合核心筒，钢撑区域

墙体裂缝分布比钢板区域墙体裂缝分布密，可以看出底部钢板的设置提高了核心筒

底部的抗震能力。

(2)钢管混凝土叠合柱边框上混凝土裂缝的出现，相对墙体裂缝的出现滞后，其

相应的开裂荷载明显高于墙体开裂荷载，叠合柱边框的最终破坏也较轻。

(3)采用钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板一钢撑混凝土组合核心筒，经过合理设

计，可以达到沿简体的高度变强度、变刚度设计的目的，即在受力较大的底部采用

内藏钢板混凝土组合墙体，在受力较小的上部采用内藏钢桁架混凝土组合墙体，乃

至再往上受力更小的顶部采用普通钢管混凝土叠合柱边框筒体。建议钢管混凝土叠

合柱宜通高设置，但其截面尺寸可具需要下强、上弱。
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第5章钢管混凝土边框内藏钢桁架核心筒抗震设计建议

第5章钢管混凝土边框内藏钢桁架核心筒抗震设

计建议

5．1一般规定

(1)在框架—核心筒结构、筒中筒结构中：若遇受力较大或墙体相对薄弱的核心

筒，可选用钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒；若遇建筑限制核心筒墙体厚度，

且采用普通混凝土核心筒难以满足抗震要求时，可选用钢管混凝土边框内藏钢桁架

组合核心筒。

(2)在核心筒的抗震设计中，可沿核心筒高度采用不同的组合竖向构件，通常可

在核心筒底部受力较大的一定高度范围内采用钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心

筒的设计方案，在沿高一定中部楼层范围内采用钢管混凝土边框带钢筋暗支撑组合

核心筒，而在上部楼层则采用钢管混凝土边框普通混凝土核心筒。这种设计方案，

沿高可变化核心筒墙体的厚度，并相应改变钢管混凝土边框的尺度。

(3)对于带洞口的核心筒，当连梁为深梁时，为提高连梁的延性，可采用内藏钢

桁架组合连梁。

5．2构造措施

(1)钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的混凝土强度等级不宜低于C35。

(2)截面尺寸：内藏钢桁架混凝土核心筒的墙体厚度不宜小于400舳。

(3)钢管混凝土叠合柱叠合层的纵向受力钢筋的混凝土保护层最小厚度应符合

国家标准《混凝土结构设计规范》GBJ lo-89的规定，叠合柱外包混凝土的厚度不宜

小于截面尺寸的15％，同时满足《型钢混凝土组合结构技术规程》的有关要求。

(4)钢管混凝土叠合柱中设置的箍筋宜为封闭式箍筋，其末端135。弯钩。弯钩

端头平直段长度不应小于10倍箍筋直径，当叠合柱中钢管与连接板连接处无法穿过

封闭箍筋时，将箍筋做成如图5—1所示形状，将开口端焊接在连接板上。

钢管

图5．1．半封闭箍设置方法
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(5)在钢管与连接板或钢撑连接处，钢管内部应设置肋板。

(6)钢管边框与混凝土墙体水平钢筋的连接，可采用在钢管上焊接竖向钢板

条带，并将水平钢筋直弯段与该钢板带焊接的方式。水平钢筋直弯段焊接长度一

般不小于5倍钢筋直径，且不大于分布钢筋的间距。

f7)在需要设置栓钉的部位，可按弹性方法计算型钢翼缘外表面处的剪应力，相

应于该剪应力的剪力由栓钉承担；栓钉承载力应按国家标准《钢结构设计规范》GBJ

17—88的规定计算。型钢上设置的抗剪栓钉的直径规格宜选用19咖和22咖，其长度

不宜小于4倍栓钉直径，栓钉间距不宜小于6倍栓钉直径。型钢上设置的抗剪栓钉，

为发挥其传递剪力作用，栓钉的直径、长度、间距宜正确的选定。

(8)内藏钢桁架混凝土组合核心筒，其内藏钢桁架两侧均应设置水平、竖向

分布钢筋。内藏钢桁架混凝土组合核心筒的竖向和水平分布钢筋的最小配筋率均

不应小于0．25％，钢筋最大间距不应大于300mm，最小直径不应小于8嘞。组合
核心筒底部加强部位，竖向和水平分布钢筋配筋率均不应小于O．3％，钢筋间距不

应大于200衄。
(9)型钢斜撑：型钢斜撑的倾角宜控制在45。～60。之间，配钢形式宜设计成X

形，人字形，y形，单斜杆。在可能的条件下应尽量少设型钢接头，型钢斜撑接头宜

设在受力较小处。暗支撑可按“下强上弱"原则加设，以保证核心筒的强度和刚度

沿高度合理分布。 当在核心筒底部一定范围内采用内藏钢桁架混凝土组合核心筒

时，可防止核心筒可能出现的底部薄弱部位集中破坏的现象，同时兼有增强抵抗基

底剪切滑移的作用。

(10)型钢桁架支撑连接：除偏心支撑外，支撑的重心线应通过梁与柱轴线的

交点，当受条件限制有不大于支撑杆件宽度的偏心时，节点设计应计入偏心造成

的附加弯矩的影响。柱和梁在与支撑翼缘的连接处，应设置加劲肋。加劲肋应按

承受支撑轴心力对柱或梁的水平或竖向分力计算。

5．3本章小结

本章在对内藏钢桁架混凝土组合核心筒试验研究和理论研究的基础上，提出了

钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的抗震设计的一般规定和构造措施，可供抗

震设计参考。



结论与展望

．结论与展望

本文在课题组提出并完成的内藏钢桁架混凝土组合核心筒研究基础上M】，将其

组合部件进一步强化，提出了钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒，这种新型组

合核心筒的特征在于：钢管混凝±—钢桁架—混凝土筒体三重抗侧力构件组合，可

充分发挥各组合构件的力学特性，显著提高核心筒的综合抗震耗能能力，具有多道

抗震防线：建筑抗火性能与结构抗震性能实现一体化。

本文的工作主要包含三方面：

l、组合核心筒抗震性能试验研究。进行了5个组合核心筒的抗震性能试验研究，

包括：1个钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒；1个钢管混凝土叠合柱边框内藏

钢桁架组合核心筒；1个钢管混凝土叠合柱边框内藏钢板—钢撑组合核心筒；1个钢

管混凝土边框组合核心筒；1个钢管混凝土叠合柱边框组合核心筒。

2、组合核心筒抗震性能分析。较系统的分析了各组合核心筒的承载力、刚度及

其退化过程、延性、滞回特性、耗能能力及破坏特征等，揭示了其抗震机理，总结

了其变形发展规律。

3、组合核心筒承载力模型建立。建立钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒的

承载力计算简化模型与公式。

4、研究了新型组合核心筒的抗震设计方法，提出了结构构造措施。

主要结论：

(1)钢管混凝土边框内藏桁架组合杨心筒的承载力、延性、耗能能力比普通钢管

混凝土边框组合核心筒显著提高。其中，承载力提高了37．2％，耗能能力提高了

52．5％。内藏钢桁架的存在，具有引导裂缝开展，扩大裂缝分布区域，提高核心筒

的后期刚度的作用，特别是使核心筒增加了钢桁架体系这道抗震防线。

(2)钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架带洞口组合核心筒的承载力、延性、耗能

能力比普通钢管混凝土叠合柱边框带洞口组合核心筒显著提高，其中，承载力提高

了57．8％，耗能能力提高了60．O％。同样，内藏钢桁架的存在，引导了裂缝开展，

扩大裂缝区域，使核心筒后期的刚度退化速度变慢，其抗震性能更为稳定。内藏钢

桁架自身作为一种抗震体系，在该新型组合核心筒中发挥了第二道抗震防线的作用。

(3)钢管混凝土叠合柱边框与钢管混凝土边框相比较，叠合混凝土层裂缝开展均

匀且分布域较广，在裂缝开裂与闭合过程中可充分发挥其耗能作用，防止了钢管受

压屈曲，其整体抗震能力明显提高，同时强化了与混凝土组合墙体共同工作的性能。

“)钢管混凝土边框内藏钢桁架组合简体和钢管混凝土叠合柱边框内藏钢桁架

组合简体可用于大型复杂高层及超高层建筑的抗震设计。

(5)在试验及理论研究基础上，提出的该新型组合核心筒的抗震设计方法和构造

措施可供工程设计参考。
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研究展望：

钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心简体系有良好的应用前景，本文的部分研

究成果已在大连国际会议中心工程中应用。但是仍有许多亟待深入研究的问题，比

如：

1．对该新型组合核心筒需进行深入的结构构造要求，以确保组合部件共同工作

的可靠性。

2．应进一步完善该新型组合筒体的抗震分析力学模型与理论方法，以为该结构

的合理设计提供更好的理论依据。

3．应进一步将该新型组合筒体技术与其他组合简体技术联合应用，比如将内藏

钢板剪力墙与内藏钢桁架技术的联合应用，课题组也正在开展这方面的试验研究和

理论分析工作。

本文的缺点和不足请各位老师和同行指正。
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感谢所有给过我帮助和支持的人!

耿海霞

2010年5月

．；．I、●＼



t．

＼7


	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第1部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第2部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第3部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第4部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第5部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第6部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第7部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第8部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第9部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第10部分)
	钢管混凝土边框内藏钢桁架组合核心筒抗震性能研究(第11部分)



