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ＲＣ 梁－核心区钢管壁开洞组合柱节点试验
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摘　 要： 为了研究核心钢管壁开洞对钢筋混凝土（ＲＣ）梁－组合柱节点区受力性能的影响，完成了 ４ 个试件的低周往复

加载试验．试验结果表明：试件的力－位移滞回曲线比较饱满，弹塑性变形能力大；梁柱纵向钢筋配筋率以及柱的钢管含

钢率与实际高层建筑工程基本一致的试件为梁受弯破坏，实现了强柱强核心区弱梁的抗震设计要求；洞口周围设置加劲

板或加厚钢管壁能有效改善钢管壁开洞核心区的抗剪性能，提高核心区的受剪承载力．
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　 　 天津富润中心为 ２ 幢 ２００ ｍ 高的高层建筑，标
准层层高为 ４ ｍ，７ 度（０􀆰 １５ ｇ）抗震设防，Ⅲ类场地，
框架－核心筒结构，周边为钢筋混凝土（ＲＣ）梁－钢
管混凝土组合柱（简称组合柱）框架，核心筒为特

一级，框架为一级．其 ＲＣ 梁－组合柱的连接方法，是
周边框架设计的关键之一．文献［１－３］提出的几种

连接方法，或施工较为复杂，或现场焊接量较大．

富润中心采用了一种较为简单的连接方法：组合

柱的钢管在节点核心区连续贯通，钢管壁在 ＲＣ
梁顶面和底面纵筋的位置开洞，梁的纵筋穿过核

心区．
本文通过 ４ 个节点试件的拟静力试验，研究

ＲＣ 梁－核心区钢管壁开大洞组合柱节点的受力

性能．

１　 试　 验

１􀆰 １　 试件设计

４ 个试件编号为 Ｊ－０１～ Ｊ－０４，试件尺寸见图 １．



富润中心标准层组合柱的截面尺寸为１ ０５０ ｍｍ×
１ ０５０ ｍｍ，钢管外径 ７００ ｍｍ、名义壁厚 １８ ｍｍ，ＲＣ
梁的宽×高为 ４００ ｍｍ×９００ ｍｍ．试件梁柱截面缩尺

为 １ ／ ３，即组合柱截面为３５０ ｍｍ×３５０ ｍｍ，梁截面

宽×高为 １５０ ｍｍ×３００ ｍｍ（截面略加宽为方便配

筋），钢管外径为 ２１９ ｍｍ．根据试验加载设备的能

力，试件上、下柱高 ０􀆰 ６ ｍ，左、右梁长 １􀆰 ５ ｍｍ，试件

总高 １􀆰 ５ ｍ、总长 ３􀆰 ３５ ｍ．试件组合柱的纵筋为

１２○‖— １６，采用○‖— ８＠ ５０矩形箍，纵筋配筋率及箍筋配

箍特征值与实际工程一致，由于钢管与箍筋之间间

距较小，为确保混凝土浇筑质量，采用普通方形箍

（实际工程采用复合箍）．４ 个试件核心区钢管壁均

为三面开洞（见图 ２），洞口位置相同，洞口尺寸由

实际工程按缩尺得到，均为 １１５ ｍｍ×６７ ｍｍ（弧长×
高），开洞率为 ５０％，可认为属于开大洞．开洞率是

指钢管横截面的洞口总弧长与钢管的周长之比，未
考虑洞口高度的影响．
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图 １　 试件尺寸（ｍｍ）
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图 ２　 钢管壁洞口位置示意（ｍｍ）

　 　 试件的主要参数见表 １．试件 Ｊ－０１ 的试验目

的是研究梁柱纵筋配筋率、钢管含钢率、柱配箍特

征值与富润中心接近或一致，核心区钢管壁开大

洞、未采取加强措施的节点，能否实现强柱强核

心区的抗震要求．根据试件缩尺，试件 Ｊ－０１ 钢管名义

壁厚为 ６ ｍｍ．ＲＣ 梁顶面和底面的纵筋为３○‖— １６，配筋

率为 １􀆰 ３４％，与工程接近．
Ｊ－０２、Ｊ－０３ 和 Ｊ－０４ 为一组对比试件，研究采

取的加强措施对改善钢管壁开洞的核心区抗剪性

能的效果．其中：Ｊ －０４ 为标准试件，钢管壁厚为

６ ｍｍ，未采取加强措施；Ｊ－０２ 钢管壁厚也是 ６ ｍｍ，
钢管壁洞口周围焊接加劲板进行加强，包括洞口两

侧的竖向加劲肋和洞口上下的内环板，板宽

２５ ｍｍ、厚 ６ ｍｍ；Ｊ－０３ 采用将钢管壁加厚至 １０ ｍｍ
的方法进行加强，为 Ｊ－０４ 管壁厚度的 １􀆰 ６７ 倍．为了

实现核心区破坏，Ｊ－０２～Ｊ－０４ 梁的纵筋配筋率提高

为 ４􀆰 ３６％，顶面和底面的纵筋都是 ４○‖— ２５．
表 １　 试件主要参数

试件编号 梁纵筋 钢管壁厚 ／ ｍｍ 洞口尺寸（长×高） ／ （ｍｍ×ｍｍ） 套箍指标 θｔ 开洞率 ／ ％ 加强方法

Ｊ－０１ ３○‖— １６ ６ １１５×６７ １．０７ ５０ －

Ｊ－０２ ４○‖— ２５ ６ １１５×６７ １．１５ ５０ 设置加劲板

Ｊ－０３ ４○‖— ２５ １０ １１５×６７ １．８５ ５０ 管壁加厚

Ｊ－０４ ４○‖— ２５ ６ １１５×６７ １．０４ ５０ －

注：θｔ 为圆钢管混凝土套箍指标试验值，θｔ ＝ ｆａｙＡａ ／ （ ｆｃ，ｍＡｃｃ），ｆａｙ、Ａａ 分别为圆钢管的屈服强度实测值和截面面积；ｆｃ，ｍ、Ａｃｃ 分别为圆钢管

内混凝土的轴心抗压强度试验值和截面面积．

１􀆰 ２　 材料强度

表 ２ 列出了试件的混凝土立方体抗压强度平

均值 ｆｃｕ，ｍ， 为 ３ 个 １５０ ｍｍ 立方体混凝土试块抗

压强度实测值的平均值，在试件试验的当天测定．
根据文献［４］，将试件混凝土立方体抗压强度平

均值换算为轴心抗压强度平均值 ｆｃ，ｍ 及轴心抗拉

强度平均值 ｆｔ，ｍ，也列于表 ２．
表 ２　 混凝土强度 ＭＰａ

试件编号 ｆｃｕ，ｍ ｆｃ，ｍ ｆｔ，ｍ
Ｊ－０１ ５６􀆰 ５ ３７􀆰 ４ ３􀆰 １５
Ｊ－０２ ５１􀆰 ７ ３４􀆰 ６ ３􀆰 ０３
Ｊ－０３ ５９􀆰 ２ ３８􀆰 ７ ３􀆰 １９
Ｊ－０４ ５８􀆰 ２ ３８􀆰 ３ ３􀆰 １７
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　 　 试件钢筋均采用 ＨＲＢ４００ 级钢．○‖— ８、○‖— １６ 和

○‖— ２５ 钢筋的屈服强度实测值 ｆｓｙ 分别为 ４３７􀆰 ８、
４３７􀆰 ０ 和 ４５１􀆰 ５ ＭＰａ，极限强度实测值 ｆｓｕ 分别为

６６８􀆰 ７、６４１􀆰 ３ 和 ６４１􀆰 ２ ＭＰａ．钢筋强度实测值为 ３
根钢筋材性试验的平均值．

试件的圆钢管与加劲板均采用 Ｑ２３５ 级钢．名
义壁厚为 ６ ｍｍ 和 １０ ｍｍ 圆钢管的实测壁厚分别

为 ５􀆰 ６５ ｍｍ 和 ９􀆰 ５７ ｍｍ，屈服强度实测值 ｆａｙ 分别

为 ３５７􀆰 ５ ＭＰａ 和 ３２５􀆰 ２ ＭＰａ，抗拉强度实测值 ｆａｕ
分别为 ４４６􀆰 ８ ＭＰａ 和 ５００􀆰 ６ ＭＰａ．加劲板的实测

厚度为 ５􀆰 ５８ ｍｍ，屈服强度实测值和抗拉强度实

测值分别 ３１８􀆰 ０ ＭＰａ 和 ４４９􀆰 ３ ＭＰａ．钢材强度实

测值为３ 个标准材性试件试验的平均值．
１􀆰 ３　 加载装置、量测内容与加载制度

图 ３ 为试验加载装置简图．柱的两端安装在

可以单向转动的铰支座内，在梁的悬臂端施加往

复竖向荷载，左端千斤顶向下（上）加载时，右端

千斤顶向上（下）加载，梁端加载点距柱表面为

１ ３５０ ｍｍ．采用 ５ ０００ ｋＮ 千斤顶施加组合柱的轴

压力．
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图 ３　 试验装置简图

　 　 试验量测内容包括：施加在柱顶的轴压力，梁
悬臂端竖向荷载与竖向位移，核心区箍筋应变，核
心区钢管应变，梁根部上下纵筋应变（距柱表面

３０ ｍｍ），组合柱纵筋应变 （距梁顶面或底面

３０ ｍｍ，实测结果柱纵筋未屈服），核心区对角

变形．
试验时，首先在柱顶施加预定的轴压力（试

验过程中保持恒定），然后在梁的悬臂端施加往

复竖向荷载，屈服前分 ３ 级加载，屈服后采用位移

控制加载，每级位移增量为 １０ ｍｍ，竖向荷载下降

至峰值的 ８５％，或梁悬臂端位移过大，试验结束．
试件 Ｊ－０１～ Ｊ－０４ 施加在柱顶的轴压力 Ｎ 分

别为 ２ ３８４、２ ２６０、２ ４５０ 和 ２ ４２０ ｋＮ；由轴压力计

算得到的组合柱轴压比试验值 ｎｔ 分别为 ０􀆰 ３７、
０􀆰 ３７、０􀆰 ３１、０􀆰 ３７， ｎｔ 按下式计算

ｎｔ ＝ Ｎ ／ （ ｆｃ，ｍＡｃｏ ＋ ０􀆰 ９ｆｃ，ｍＡｃｃ（１ ＋ １􀆰 ８θｔ）） ．（１）
式中：Ａｃｏ 为 圆 钢 管 外 混 凝 土 截 面 面 积，
０􀆰 ９ｆｃ，ｍＡｃｃ（１ ＋ １􀆰 ８θｔ） 为圆钢管混凝土的轴心受

压承载力［５］ 试验值．

２　 结果与分析

２􀆰 １　 破坏过程与破坏形态

试件 Ｊ－０２～ Ｊ－０４ 的破坏过程大致相同，以 Ｊ－
０２ 为例描述试件破坏过程．当梁悬臂端竖向荷载

为 ４５ ｋＮ（峰值竖向荷载的 ３２％）时，梁无明显可

见裂缝；梁端竖向荷载接近 ８０ ｋＮ 时，梁根部受拉

侧出现多条细而密的竖向弯曲裂缝；梁端荷载为

１１５ ｋＮ 左右时，裂缝向梁的悬臂端发展，且上下

裂缝贯通，此时核心区出现两条细小裂缝；梁端荷

载为 １２０ ｋＮ 时，梁的裂缝明显变宽，同时核心区

裂缝发展，形成交叉斜裂缝；梁端荷载为 １４０ ｋＮ
时，核心区出现较多的竖向裂缝；梁端位移达到

８０ ｍｍ，荷载降至峰值的 ８５％，试验结束．
图 ４ 为 ４ 个试件试验后的照片．由图 ４ 可见，

４ 个试件的梁根部都发生受弯破坏． Ｊ－０１ 核心区

仅有 ２ 条裂缝，基本没有破坏，实现了强柱强核心

区弱梁的抗震设计要求．对比试件 Ｊ－０２～ Ｊ－０４，钢
管壁加厚的试件 Ｊ－０３ 核心区裂缝最少，且以竖向

裂缝为主；采用加劲板加强的试件 Ｊ－０２，核心区

有斜裂缝；没有采取加强措施的试件 Ｊ－０４，核心

区破坏最严重，除竖向裂缝外，还有较多交叉斜裂

缝．设置加劲板和加厚钢管壁均能有效减少管壁

开洞核心区裂缝的发展．

２􀆰 ２　 梁端竖向荷载－位移（Ｐ－Δ）滞回曲线

图 ５ 为 ４ 个试件的梁悬臂端竖向荷载 － 位移

（Ｐ － Δ） 滞回曲线．试件 Ｊ－０１ 加载至峰值荷载时，
钢筋混凝土梁出现平面外变形，试验结束，没有量

测到下降段．从图 ５ 可见，Ｊ－０１ 的滞回曲线饱满、
呈弓形，反映了受弯破坏的 ＲＣ 梁的滞回特征．试
件 Ｊ－０２～ Ｊ－０４ 的滞回曲线比较饱满，位移较大后

有不同程度的捏拢，反映了梁端裂缝及核心区裂

缝等对滞回曲线的影响；试件 Ｊ－０２ 与 Ｊ－０３ 的捏

拢没有 Ｊ－０４ 严重，反映了开洞钢管壁加强后的效

果．图 ６ 给出了 ４ 个试件的梁悬臂端竖向荷载－位
移 （Ｐ － Δ） 骨架曲线．由图 ６ 可见，试件 Ｊ－０１ 的

承载力显著小于其他 ３ 个试件；Ｊ－０２ ～ Ｊ－０４ 峰值

后曲线的下降速度不同．
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（ａ）试件 Ｊ－０１

（ｃ）试件 Ｊ－０３

（ｂ）试件 Ｊ－０２

（ｄ）试件 Ｊ－０４

图 ４　 试验结束后试件照片
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图 ５　 梁悬臂端竖向荷载－位移（Ｐ－Δ）滞回曲线
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图 ６　 梁悬臂端竖向荷载－位移（Ｐ－Δ）骨架曲线

　 　 表 ３列出了试件名义屈服及峰值时的梁端竖

向荷载Ｐｙ 及Ｐｐ、梁端竖向位移Δｙ 及Δｐ、梁端位移

角 θｙ 及 θｐ，以及极限位移 Δｕ 和极限位移角 θｕ ．试
件的名义屈服点采用作图法［６］ 从 Ｐ － Δ骨架线上

确定，极限点为梁端竖向荷载下降至峰值荷载

８５％ 时骨架线上对应的点，位移角为梁端竖向位

移除以加载点至柱表面的距离 １ ３５０ ｍｍ，即 θ ＝
Δ ／ １ ３５０．表 ３ 还列出了试件的梁端位移延性系数

μΔ，μΔ ＝ Δｕ ／ Δｙ ．结果表明，试件具有大的弹塑性变

形能力． 文献［７］介绍了 ３ 个 ＲＣ 梁－组合柱节点
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试验，核心区钢管壁未开洞，其中，２ 个核心区剪

切破坏试件的峰值位移角及极限位移角与

Ｊ－０２～ Ｊ－０４ 的实测值接近．

表 ３　 试件实测承载能力及变形能力

试件编号 加载方向
名义屈服

Ｐｙ ／ ｋＮ Δｙ ／ ｍｍ θｙ

峰值

Ｐｐ ／ ｋＮ Δｐ ／ ｍｍ θｐ

极限

Δｕ ／ ｍｍ θｕ

位移延性系数

μΔ 平均

Ｊ－０１
（＋） ４９􀆰 １ １３􀆰 １８ １ ／ １０２ ５８􀆰 ６ ５６􀆰 ４３ １ ／ ２４ － － －

－
（－） ４９􀆰 ６ １４􀆰 ６０ １ ／ ９２ ５８􀆰 ８ ７０􀆰 ８８ １ ／ １９ － － －

Ｊ－０２
（＋） １１４􀆰 ６ ２８􀆰 ６１ １ ／ ４７ １４２􀆰 ４ ４８􀆰 ７１ １ ／ ２８ ８１􀆰 ８０ １ ／ １７ ２􀆰 ８６

３􀆰 ０３
（－） １１５􀆰 ２ １８􀆰 ３２ １ ／ ７４ １４３􀆰 ０ ３３􀆰 ２３ １ ／ ４１ ５８􀆰 ６８ １ ／ ２３ ３􀆰 ２０

Ｊ－０３
（＋） １０８􀆰 ８ １４􀆰 ８８ １ ／ ９１ １４７􀆰 ４ ４８􀆰 ７１ １ ／ ２８ ５５􀆰 ８３ １ ／ ２４ ３􀆰 ７５

３􀆰 ２２
（－） １２９􀆰 ２ ３１􀆰 ０８ １ ／ ４３ １４６􀆰 ５ ３３􀆰 ２３ １ ／ ４１ ８３􀆰 ７６ １ ／ １６ ２􀆰 ７０

Ｊ－０４
（＋） １１５􀆰 ５ ２２􀆰 ０２ １ ／ ６１ １４２􀆰 ３ ４３􀆰 ９３５ １ ／ ３１ ６８􀆰 ９２ １ ／ ２０ ３􀆰 １３

３􀆰 ０８
（－） １０５􀆰 ３ １７􀆰 ００ １ ／ ７９ １４３􀆰 ９ ３２􀆰 ８５１ １ ／ ４１ ５１􀆰 ５７ １ ／ ２６ ３􀆰 ０３

２􀆰 ３　 核心区剪力－名义剪应变（Ｖｊ－γ）关系

由量测到的试件核心区两对角线上的变形，按
文献［８］介绍的方法，计算核心区名义剪应变 γ．

试件核心区的剪力按 ＧＢ５００１１—２０１０《建筑

抗震设计规范》 ［９］附录 Ｄ 的规定计算

Ｖｊ ＝
∑Ｍｂ

ｈｂ０ － ａｓ′
１ －

ｈｂ０ － ａｓ′
Ｈｃ － ｈｂ

æ

è
ç

ö

ø
÷ ． （２）

式中：Ｈｃ 为柱的计算高度 ２ ０００ ｍｍ，ｈｂ 为梁截面

高度 ３００ ｍｍ，ｈｂ０ 为梁截面有效高度， ａｓ′ 为受压

钢筋合力点至受压边缘的距离， Ｊ － ０１ 的ａｓ′ 为

２８ ｍｍ， 其余 ３ 个试件为 ３２􀆰 ５ ｍｍ，∑Ｍｂ 为左右

梁端反时针或顺时针弯矩之和．
Ｊ－０３ 和 Ｊ－０４ 节点核心区的剪力－名义剪应

变 （Ｖｊ － γ） 关系曲线见图 ７．试件 Ｊ－０１、Ｊ－０３ 与

Ｊ－０４名 义 屈 服 时 核 心 区 的 剪 应 变 分 别 为

０􀆰 ０００ １９４、０􀆰 ０００ ５８７ 和 ０􀆰 ０００ ８０１，峰值时分别

为 ０􀆰 ０００ ３０２、０􀆰 ００１ ３５６ 和 ０􀆰 ００１ ７８７，Ｊ－０１ 的剪

应变相对最小、Ｊ－０３ 次之、Ｊ－０４ 最大，表明加厚

管壁有助于增大核心区的受剪能力、减小核心区

的剪切变形． Ｊ－０２ 因粘贴的木头块掉落，仅测到

加载初期核心区的剪切变形．

1500

1000

500

0

-500

-1000

-1500
-0.002 -0.001 0 0.001 0.002

V j
/k
N

γ

（ａ）试件 Ｊ－０３

1500

1000

500

0

-500

-1000

-1500

V j
/k
N

-0.02 -0.01 0
γ

（ｂ）试件 Ｊ－０４

图 ７　 试件核心区剪力－名义剪应变（Ｖｊ－γ）关系曲线

２􀆰 ４　 箍筋和钢管应变

在试件核心区的箍筋上布置了 ５ 个应变片，
具体位置见图 ８．Ｊ－０３ 部分箍筋应变与梁端荷载

关系曲线也示于图 ８．峰值荷载时，４ 个试件核心

区箍筋应变 １－３ 分别为 ０􀆰 ０００ ６９４、０􀆰 ００２ ４３１、
０􀆰 ００２ １１７ 和 ０􀆰 ００２ ７，Ｊ－０１ 的箍筋未屈服，Ｊ－０２

和 Ｊ－０４ 的箍筋已经屈服，Ｊ－０３ 的箍筋接近屈服．
　 　 钢管壁沿核心区对角线布置５个应变花，表４
为峰值荷载时各试件钢管的纵向应变 εｖ、环向应

变 εｒ 及剪切应变 γ． 实测结果表明：峰值竖向力

时，Ｊ－０１ 的环向应变尚未达到屈服值，Ｊ－０２ 正向

加载的纵向应变和环向应变，Ｊ－０３ 反向加载的纵
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向应变和环向应变尚未达到屈服值；４ 个试件钢

管的剪应变已达到屈服值．
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图 ８　 核心区箍筋应变片布置及 Ｊ－０３ 梁端荷载－核心区

箍筋应变（Ｐ－ε）关系曲线

表 ４　 峰值荷载时试件钢管应变 １０－６

试件编号 加载方向 εｖ εｒ γ

Ｊ－０１
（＋） ２ １４６ １ ３１５ ２ ３２５

（－） ３ １４２ ６４２ ２ ０４７

Ｊ－０２
（＋） １ ３４１ １ ０４１ ６ ５９１

（－） ２ ９４９ ２ １３８ ４ ８５８

Ｊ－０３
（＋） ５ ６３５ ２ ５０３ ３ ６８４

（－） １ １９１ １ １３５ ２ ９７４

Ｊ－０４
（＋） ５ ４９６ ３ ４７５ ２ ４１３

（－） ４ ６６５ ３ １６４ ５ ５６４

２􀆰 ５　 ＲＣ 梁的纵筋应变

ＲＣ 梁根部纵筋应变实测结果表明：名义屈服

时，除 Ｊ－０４ 的 ＲＣ 梁纵筋拉应变略小于屈服应变

外，其他试件 ＲＣ 梁的纵筋均已受拉屈服，Ｊ－０１ 的

拉应变最大，已产生较大残余应变，纵筋的受压应

变均小于屈服应变；峰值时，纵筋受拉、受压都已

屈服．

３　 承载力计算与比较

３􀆰 １　 梁受弯承载力

混凝土取轴心抗压强度平均值、钢筋取屈服

强度实测值，采用 ＧＢ５００１０—２０１０《混凝土结构设

计规范》 ［１０］ 的公式，计算梁的受弯承载力 Ｍｕ ．
Ｊ－０１按单筋梁计算，Ｊ－０２ ～ Ｊ－０４ 为超筋梁，按双

筋梁计算，计算值列于表 ５．表 ５ 还列出了梁固端

最大弯矩试验值 Ｍｐ，Ｍｐ 为最大竖向力实测值 Ｐｐ

与 １ ３５０ ｍｍ（梁端加载点与柱表面之间的距离）
的乘积，以及最大弯矩试验值与受弯承载力计算

值的比值 β，β ＝ Ｍｐ ／ Ｍｕ ． 结果表明：Ｊ－０１ 梁固端最

大弯矩试验值为受弯承载力计算值的 １􀆰 ２３ 倍，试
件受弯破坏；Ｊ－０２、Ｊ－０３ 和 Ｊ－０４ 梁固端最大弯矩

试验值与受弯承载力计算值基本相同．

表 ５　 ＲＣ 梁受弯承载力计算值 Ｍｕ 及梁端最大弯矩

试验值 Ｍｐ 比较

试件编号 Ｍｐ ／ （ｋＮ·ｍ） Ｍｕ ／ （ｋＮ·ｍ） β

Ｊ－０１ ７９􀆰 ２５ ６４􀆰 ６３ １􀆰 ２３

Ｊ－０２ １９２􀆰 ６５ １９５􀆰 ５１ ０􀆰 ９９

Ｊ－０３ １９８􀆰 ４５ １９５􀆰 ９４ １􀆰 ０１

Ｊ－０４ １９３􀆰 １９ １９５􀆰 ８８ ０􀆰 ９９

３􀆰 ２　 核心区受剪承载力

采用文献［９］规定的 ＲＣ 梁－柱节点核心区受

剪承载力计算公式、计入钢管的抗剪作用，ＲＣ 梁

－组合柱节点核心区的受剪承载力为

ＶＲ
ｊ ＝ １􀆰１ηｊｆｔｂｊｈｊ ＋０􀆰０５ηｊＮｂｊ ／ ｂｃ ＋ｆｙｖＡｓｖｊ（ｈｂ０ －ａｓ′）／ ｓ ＋Ｖａ ＝

Ｖｃ ＋ ＶＮ ＋ Ｖｓ ＋ Ｖａ， （３）
式中 Ｖａ 为钢管的受剪承载力，其他符号含义见文

献［９］ ．
管壁未开洞的圆钢管的受剪承载力，可采用

材料力学的方法［１１］ 计算．对于管壁开大洞、未采

用加劲板加强或采用加劲板加强的圆钢管的受剪

承载力，采用公式（４）、（５）计算，计算结果列于

表 ６．
钢管壁开洞未加强，剪跨比 λ ≥０􀆰 ５ 时，钢管

的抗剪强度为

Ｖａ ＝
１ ＋ ａ２

８λ
ｆａＡａ，ｅｆ，

Ａａ，ｅｆ ＝ （ｈ１Ａ１ａ ＋ ｈ２Ａａ） ／ （ｈ１ ＋ ｈ２） ．

ì

î

í
ïï

ïï
（４）

式中： ａ 为钢管内、外直径比；Ａａ，ｅｆ 为钢管截面的

等效面积；ｈ１ 为试验段沿钢管纵向管壁洞口高
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度，ｈ２ 为试验段沿钢管纵向未开洞高度，Ａ１ａ 为管

壁开洞部位剩余的截面面积，Ａａ 为钢管截面面积．
钢管壁开洞、洞口采用加劲板加强时，钢管的

抗剪强度计入管壁开洞及加劲板的影响．剪跨比

λ ≥ ０􀆰 ５ 时，按下式计算

Ｖａ ＝
１ ＋ ａ２

８λ
（ ｆａＡａ，ｅｆ ＋ ｆｓＡｊ） ． （５）

式中： ｆｓ 为加劲板的屈服强度，Ａｊ 为加劲板的截面

面积，取内环板与洞口两侧加劲肋的横截面面积

之和．
表 ６ 还列出了混凝土、轴压力及箍筋对核心

区受剪承载力的贡献 Ｖｃ、ＶＮ 及 Ｖｓ，以及核心区总

受剪承载力计算值 ＶＲ
ｊ ．计算时，混凝土抗拉强度采

用其平均值（表 ２），箍筋、钢材强度采用屈服强度

实测值．由梁悬臂端峰值竖向力实测值 Ｐｐ 采用式

（２） 计算得到试件核心区最大剪力试验值 Ｖｊｍａｘ，
也列于表 ６．

由表 ６ 可见：Ｊ－０１ 核心区受剪承载力计算值

为最大剪力试验值的 １􀆰 ７４ 倍，核心区不会发生剪

切破坏，与试验现象相符；Ｊ－０２、Ｊ－０３ 核心区受剪

承载力计算值大于 Ｊ－０４，Ｊ－０２～ Ｊ－０４ 核心区受剪

承载力计算值与最大剪力试验值的比值小于

１􀆰 ０，Ｊ－０４ 的比值最小．试件以梁端破坏为主，核
心区也达到抗剪承载力，但核心区剪切破坏程度

尚不深入，破坏不很严重，计算与试验现象符合．

表 ６　 试件核心区最大剪力试验值 Ｖｊｍａｘ及受剪承载力计算值 ＶＲ
ｊ ｋＮ

试件编号
试验值

Ｖｊｍａｘ

计算值

Ｖｃ ＶＮ Ｖｓ Ｖａ ＶＲ
ｊ

比值

ＶＲ
ｊ ／ Ｖｊｍａｘ

Ｊ－０１ ５６４􀆰 １ ３８９􀆰 １ １１０􀆰 ７ １０７􀆰 ３ ３７３􀆰 ８ ９８０􀆰 ９ １􀆰 ７４

Ｊ－０２ １ ４１３􀆰 ２ ３７９􀆰 １ １０４􀆰 ９ １０３􀆰 ４ ５８４􀆰 ４ １ １７１􀆰 ８ ０􀆰 ８３

Ｊ－０３ １ ４５５􀆰 ２ ３９９􀆰 １ １１３􀆰 ８ １０３􀆰 ４ ５４５􀆰 ４ １ １６１􀆰 ８ ０􀆰 ８０

Ｊ－０４ １ ４１６􀆰 ８ ３９６􀆰 ６ １１３􀆰 ８ １０３􀆰 ４ ３７３􀆰 ８ ９８７􀆰 ５ ０􀆰 ７０

４　 结　 论

１）４ 个 ＲＣ 梁－组合柱节点试件的荷载－位移

滞回曲线比较饱满，且弹塑性变形能力大．
２）试件 Ｊ－０１ 的破坏形态为梁弯曲破坏，核

心区仅有两条细小裂缝，富润中心工程组合柱核

心区钢管开洞即使不加强，其梁－柱节点仍满足

强柱强核心区弱梁的抗震要求．
３）Ｊ－０２ ～ Ｊ－０４ 的破坏形态为梁弯曲破坏后

核心区混凝土开裂，试件 ＲＣ 梁的受弯承载力及

核心区的受剪承载力计算值和试验值的关系与试

验破坏现象相符．
４）组合柱核心区钢管壁开大洞采用加劲板

加强或加厚管壁，均能改善核心区的抗剪性能、提
高核心区的受剪承载力．
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