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1  总  则 

1.0.1 为适应钢－混凝土混合结构在高层建筑中应用的需要，做到技术先进、经

济合理、安全适用、确保质量，制定本规程。 

1.0.2 本规程适用于采用钢－混凝土混合结构的高层建筑。本规程适用的钢－混

凝土混合结构(以下简称混合结构)是指由钢框架(或支撑钢框架)或钢组合框架与

钢混凝土筒体(或剪力墙)共同工作所构成的结构体系。钢组合框架包括型钢混凝

土柱框架和钢管混凝土柱框架，而钢组合框架梁一般采用纯钢梁。 

1.0.3 高层建筑钢－混凝土混合结构必须考虑抗震设计，其设防标准应根据建筑

类别按第 1.0.4 条确定。建筑类别按重要性分为下列三类： 

甲类建筑——重大建筑工程和地震时可能发生严重次生灾害的建筑； 

乙类建筑——地震时使用功能不能中断或需尽快恢复的建筑； 

丙类建筑——一般的工业与民用建筑。 

1.0.4 各类建筑的抗震设防标准应符合下列要求： 

1. 甲类建筑的地震作用应高于 7 度抗震设防的要求，其值应按批准的地震安

全性评价结果确定，并按 8 度确定结构抗震措施。 

2. 乙类建筑按 7 度计算地震作用，按 8 度确定结构抗震措施。 

3. 丙类建筑，按 7 度计算地震作用和确定结构抗震措施。 

1.0.5 在使用本规程时，对于钢－混凝土混合结构钢结构部分和混凝土结构部分

的设计未规定的内容，应符合以下现行标准的要求： 

《建筑抗震设计规范》(GB 50011)  

《钢结构设计规范》(GBJ 50017) 

《混凝土结构设计规范》(GB 50010) 

《高层民用建筑钢结构技术规程》(JGJ 99) 

《高层建筑混凝土结构技术规程》(JGJ 3) 

1.0.6 本规程采用的设计基准期为 50 年。 
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2.术语和符号 

2.1 术语 

2.1.1 钢-混凝土混合结构 steel-concrete hybrid structure 

由钢框架(或支撑钢框架)或钢组合框架与混凝土剪力墙(或混凝土筒体)共同

工作所构成的结构体系。 

2.1.2 作用 action 

施加在结构上的集中或分布力，或引起结构外加变形或约束变形的原因。 

2.1.3 作用效应组合 combination for action effects 

结构上的几种作用分别产生的作用效应的随机叠加。 

2.1.4 组合构件 composite member 

由两种(如钢和混凝土)或两种以上材料组合成一个整体进行工作的构件。 

2.1.5 型钢混凝土 steel reinforced concrete 

由轧制或焊接型钢与混凝土组合的构件。 

2.1.6 钢组合框架 composite frame 

由钢管混凝土柱或型钢混凝土柱构成的框架 

2.1.7 剪力墙 shear wall 

由混凝土和钢筋、型钢或钢板组合的以面内受剪、弯为主的结构墙体。 

2.1.8 延性消能构件 ductile energy-dissipating member 

具有高承载力、高延性、高消能能力的具有承载和消能双重功能的构件。 

2.1.9 消能器 energy-dissipating device 

具有消能功能的不参与主要静力承载的附加装置。 

2.2 符号 

2.2.1 作用和作用效应 

FEhk、FEvk —— 结构总水平、竖向地震作用标准值 

Gk —— 永久荷载标准值 

M —— 弯矩设计值 

N —— 轴力设计值 

Qik —— 活荷载标准值 

_

R  
—— 混合结构钢结构部分屈服承载力与混凝土结构部分

屈服承载力之比的平均值 

S —— 作用效应组合 



3 

 

uM  —— 组合梁正截面抗弯承载力矩 

pM  —— 单独钢梁的抗弯承载力矩 

a  —— 在多遇地震效应组合下的轴向力引起的柱平均轴向

应力 

1 ﹑ 2  —— 板件最外边缘的最大和最小应力 

v、w —— 挠度 

V —— 剪力设计值 

wk —— 风荷载的标准值 

μS —— 风荷载体型系数 

u —— 层间相对位移 

2.2.2 材料性能和抗力 

Ec —— 混凝土的弹性模量 

ES —— 钢材的弹性模量 

f —— 钢材的抗拉、抗压和抗弯强度设计值 

fp —— 塑性设计时采用的钢材的抗拉、抗压和抗弯强度设

计值 

fv —— 钢材的抗剪强度设计值 

fvp —— 塑性设计时采用的钢材的抗剪强度设计值 

fce —— 钢材的端面承压强度设计值 

ft
w、fc

w、fv
w —— 对接焊缝的抗拉、抗压和抗剪强度设计值 

ff
w —— 角焊缝的抗拉、抗压和抗剪强度设计值 

ft
b、fv

b、fc
b —— 螺栓的抗拉、抗剪和承压强度设计值 

ft、fc —— 混凝土的轴心抗拉和轴心抗压强度设计值 

af  —— 型钢的抗压强度设计值 

yf  —— 钢材的屈服强度。 

stf  —— 钢筋抗拉强度设计值 

2.2.3 几何参数 

A —— 毛截面面积 

aA  —— 型钢的截面面积 

Ac —— 钢梁受压区截面面积 
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A s 、A c  —— 钢管和混凝土的截面面积 

Ab —— 单位长度组合梁翼板底部钢筋截面面积 

Ah —— 单位长度组合梁板托横向钢筋截面面积 

At —— 单位长度组合梁翼板上部钢筋截面面积 

eA  —— 单位梁长纵向受剪界面上与界面相交的横向钢筋截

面面积 

ssA  —— 型钢截面面积 

stA  —— 弯起钢筋截面面积 

SVA  —— 同一截面位置箍筋各肢面积之和 

ia  —— 连接件纵向间距 

b —— 结构的单肢宽度或构件的外伸长度 

B —— 结构总宽度 

bB  —— 剪力墙或和支撑所提供的柱所在楼层的层间侧移刚

度 

be —— 组合梁的有效宽度 

Bmax —— 结构最大宽度 

c —— 纵向钢筋保护层厚度 

d、dwc —— 钢梁截面重心至混凝土翼板顶端、组合梁截面塑性

中和轴距离 

dr —— 钢筋截面重心至混凝土翼板顶端的距离 

std  —— 纵向钢筋直径 

D —— 钢管外直径 

cD  —— 柱的侧移刚度 

e —— 支承点到螺栓合力作用线的距离 

Fｉ —— 单位构件长度的防火保护层的内表面积 

h —— 层高 

1ch  —— 组合梁上混凝土翼板的计算厚度 

hw —— 腹板的高度 

ah  —— 压型钢板高度 
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sh  —— 焊钉焊接后的高度 

H —— 房屋高度 

ci  —— 柱的线刚度 

I、Ib —— 钢梁惯性矩 

I s 、I c  —— 钢管和混凝土的惯性矩 

scI  —— 组合梁折算截面惯性矩 

n —— 建筑体型多边形个数、结构层数、连接件的个数 

rn  —— 组合梁截面的一个板肋中配置的焊钉总数 

l —— 结构的单肢长度、梁的净跨 

L —— 结构总长度、压型钢板跨度、柱的长度 

cL  —— 槽钢的长度 

sL  
—— 纵向受剪界面的周边长度 

t —— 压型钢板厚度、构件耐火时间 

tw —— 腹板或钢管的厚度 

tf —— 翼缘的厚度 

pV  —— 节点域的体积 

rW  —— 压型钢板肋的平均宽度 

sW  —— 压型钢板截面抵抗矩 

pcW 、 pbW  —— 交汇于节点的柱和梁的截面塑性抵抗矩 

X —— 组合梁截面塑性中和轴至混凝土翼板顶面的距离 

Y —— 钢梁截面应力合力至混凝土受压区截面应力合力之

间的距离 

s  —— 截面含钢率 

  —— 长细比、计算截面处的剪跨比 

e  —— 按有效受拉混凝土面积计算的纵向受拉钢筋配筋率 

0  —— 构件截面的套箍系数设计值 

μN —— 混凝土柱的轴压比 
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2.2.4 计算系数 

cK  —— 混凝土徐变影响折减系数 

  —— 混合结构中的混凝土结构部分的抗侧刚度对整个结

构抗侧刚度的贡献率 

  —— 结构刚度特征值；水平地震剪力系数 

h —— 混凝土剪力墙的弹性模量折减系数 

0 、 1 、 2 、 3  —— 剪力粘结系数 

C  —— 混凝土强度影响系数 

x ﹑ y  —— 对应计算稳定方向的平面内和平面外的等效弯矩系

数 

  —— 轴心受压构件稳定系数 

G、Qi、w —— 分别为永久荷载、活荷载和风荷载的分项系数 

Eh、Ev —— 分别为水平地震作用和竖向地震作用的分项系数 

RE  —— 构件承载力抗震调整系数 

yx rr 、 、 sr  —— 截面塑性发展系数 

m  —— 构件截面抗弯塑性发展系数 

V  —— 构件截面抗剪塑性发展系数 

  —— 裂缝间纵向受拉钢筋应变不均匀系数 

Q —— 楼面活荷载组合值系数 

w —— 风荷载组合系数 

N  —— 型钢混凝土柱的轴压比 

y  —— 结构楼层屈服强度系数 

E  —— 钢材与混凝土弹性模量比值 

 —— 结构阻尼比 

ψc —— 组合值系数 

ψf —— 频遇值系数 

ψq —— 准永久值系数 

rx、ry —— 截面塑性发展系数 

2.2.5 其他 



7 

 

0e  —— 计算偏心距 

f —— 自振频率 

T1 —— 结构第一平动或平动为主的自振周期（基本自振周

期） 

Tg —— 场地的特征周期 

][w  —— 容许挠度值 

amax —— 结构顶点最大加速度 

max  —— 结构最大扭转角速度 
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3 材料 

3.1 钢材 

3.1.1 高层建筑钢—混凝土混合结构的钢材，可采用 Q235、Q345，Q390、Q420、

Q460、Q345GJ 级钢，其质量等级不应低于 B 级，其材质与材性应分别符合现行

国家标准《碳素结构钢》(GB 700)、《低合金高强度结构钢》(GB/T 1591) 和《建

筑结构用钢板》（GB/T 19879）的规定。当确有可靠依据时，可采用其它牌号的

钢材，并尚应符合有关标准的规定和要求。 

3.1.2 承重结构用钢材应根据构件的重要性、荷载特征、连接方法、工作环境、应

力状态以及构件所处部位等不同情况，合理选择适合的钢材牌号和质量等级，应

具有抗拉强度、伸长率、屈服强度、冷弯性能的合格保证和硫、磷含量符合限值

的合格保证，对焊接构件尚应具有碳含量符合限值的合格保证。对三级及以上抗

震等级构件尚应具有对应工作环境温度的冲击韧性的合格保证。 

3.1.3 对于外露环境下且耐腐蚀性要求高（如超高、维护困难等）的承重结构，可

采用耐候结构钢，耐腐蚀指数不小于 6.0，其材质和性能应符合现行国家标准《耐

候结构钢》（GB/T 4171）的规定。承重结构直接处于低温环境时，尚应满足避免

低温冷脆的要求。 

3.1.4 常用钢材的强度设计值，应根据钢材厚度分组按表 3.1.4 采用。 
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表 3.1.4  设计用钢材强度值(N/mm2) 

钢 材 

牌 号 

钢材厚度 

或直径(mm) 

极限抗拉 

强度最小值 

fu 

屈服强度 
fy 

强 度 设 计 值 

抗拉、抗压 

和抗弯 f 

抗   剪 
fv 

端面承压 

(刨平顶紧)fce 

Q235 
≤16 

370 
235 215 125 

320 >16～40 225 205 120 

>40～100 215 200 115 

Q345 

≤16 

470 

345 305 175 

400 
>16～40 335 295 170 

>40～63 325 290 165 

>63～80 315 280 160 

>80～100 305 270 155 

Q390 

≤16 

490 

390 345 200 

415 >16～40 370 330 190 

>40～63 350 310 180 

>63～100 330 295 170 

Q420 

≤16 

520 

420 375 215 

440 >16～40 400 355 205 

>40～63 380 320 185 

>63～100 360 305 175 

Q345GJ >16～50 490 345 325 190 415 
>50～100 335 300 175 

注：表中厚度系指计算点的钢材厚度，对轴心受拉和轴心受压构件按截面中较厚板件的

板厚分组取用。 

 

3.1.5 抗震结构构件的钢材应符合下列规定： 

1 钢材的屈服强度实测值与抗拉强度实测值的比值不应大于 0.85； 

2 钢材应有明显的屈服台阶，伸长率不应小于 20%； 

3 钢材应有良好的焊接性和合格的冲击韧性。 

3.1.6 焊接节点区 T 形或十字形焊接接头中的钢板，当其板厚大于或等于 40mm

且承受厚度方向较大拉力（含较高焊接约束拉力）时，其性能应符合现行国家标

准《厚度方向性能钢板》(GB/T 5313)的规定，其板厚方向的断面收缩率，根据约

束条件，最低不应小于该标准 Z15 级规定的允许限值。 

3.1.7 高层混合结构的钢框架梁柱采用箱形或管形截面时其材料应符合以下技术

要求： 

1 采用矩形焊接钢管时，宜选用直接成方工艺冷成型的I 级产品焊管，其力学

性能、质量等级和规格等应按现行行业标准《建筑结构用冷弯矩型钢管》JG/T 

178 中的规定选用，一般壁厚不大于20mm。 

2 框架柱采用圆钢管时，若采用无缝钢管，则直径不应大于610mm，壁厚不宜

大于30mm，并不应采用热扩无缝钢管，其性能和质量应符合现行国家标准

《结构用无缝钢管》（GB/T8162）的规定；若采用焊接圆管，则不应采用流体用



 10 

焊管，并要求成管管材的材质与性能符合设计要求及现行国家或行业有关标

准。 

3 冷弯成型的型材与管材，其强度设计值应按现行国家标准《冷弯薄壁型钢结

构技术规范》GB50018的规定采用。 

3.1.8 钢材的物理性能指标应按表 3.1.8 采用。 

表 3.1.8  钢材的物理性能指标 

弹性模量 E 

(N/mm2) 

剪变模量 G 

(N/mm2) 

线膨胀系数 

(以每C 计) 

质量密度 

(kg/m3) 

206103 79103 1210 - 6 7850 

 

3.1.9 在高层建筑钢－混凝土混合结构的设计文件中，应注明所采用钢材的牌号、

等级和所要求的化学成分、力学性能、对 Z 向性能等的附加保证要求。 

3.2 压型钢板的材质要求 

3.2.1 压型钢板宜采用现行国家标准《连续热镀锌薄钢板及钢带》GB/T 2518 中

定的 S250，S350，S550 牌号的结构用钢。 

3.2.2 压型钢板的质量应符合现行国家标准《建筑用压型钢板》(GB/T 12755)的要

求，压型钢板的基板应选用热浸镀锌钢板，不宜采用镀铝锌板，镀锌层应符合现

行国家标准《连续热镀锌薄钢板及钢带》GB/T 2518 的规定。 

3.3 连接材料 

3.3.1 承重钢结构的焊接材料应符合下列要求： 

1．手工焊接采用的焊条，应符合现行国家标准《碳钢焊条》(GB/T 5117)或

《低合金钢焊条》(GB/T 5118)的规定，选择的焊条型号应与主体金属力学性能相

适应。 

2．自动焊接或半自动焊接采用的焊丝和焊剂，应与主体金属力学性能相适

应，并应符合现行国家标准《熔化焊用钢丝》(GB/T 14957)的规定。 

3．二氧化碳气体保护焊用焊丝，应符合现行国家标准《气体保护焊用钢丝》

(GB/T 14958)的规定。 

4．埋弧焊用焊丝和焊剂应符合现行国家标准《埋弧焊用碳素钢焊丝和焊剂》

(GB/T 5293)、《埋弧焊用低合金钢焊丝和焊剂》(GB/T 12470)的规定。 

5．当两种不同钢材相连接时，在保证可焊性的前提下，应采用与低强度钢材

力学性能相适应的焊接材料。 

焊缝强度设计值应按表 3.3.1 的规定采用。 
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表 3.3.1  焊缝的强度设计值(N/mm2) 

焊接方法和焊条型

号 

构件钢材 对接焊缝  角焊缝 

牌号 
厚度或 

直径 
(mm) 

抗压 

fc
w 

焊缝质量为下列等级

时，抗拉 ft
w 

抗剪 

fv
w 

极限抗拉 抗拉、抗

压和抗剪 

ff
w 一级、二级 三级 

F4XX-H08A 焊剂-焊

丝自动焊、半自动焊 

  E43 型焊条手工焊 

Q235 

≤16 215 215 185 125 

370 160 ＞16～40 205 205 175 120 

＞40～100 200 200 170 115 

F48XX-H08MnA 或

F48XX-H10Mn2 焊剂-

焊丝自动焊、半自动

焊 

  E50 型焊条手工焊 

Q345 

≤16 305 305 260 175 

470 200 

＞16～40 295 295 250 170 

＞40～63 290 290 245 165 

＞63～80 280 280 240 160 

＞80～100 270 270 230 155 

F55XX-H10Mn2 或

F55XX-H08MnMoA 焊

剂-焊丝自动焊、半自

动焊 

  E50 型焊条手工焊 

Q390 

≤16 345 345 295 200 

490 220 
＞16～40 330 330 280 190 

＞40～63 310 310 265 180 

＞63～100 295 295 250 170 

Q420 

≤16 375 375 320 215 

520 220 
＞16～40 355 355 300 205 

＞40～63 320 320 270 185 

＞63～100 305 305 260 175 

Q345 

GJ 

＞16～50 325 325 275 185 
490 200 

＞50～100 300 300 255 170 

注：1.焊缝质量等级应符合现行国家标准《钢结构焊接规范》GB 50661 的规定，其检

验方法应符合现行国家标准《钢结构工程施工质量验收规范》GB 50205 的规

定。其中厚度小于 8mm 钢材的对接焊缝，不应采用超声波探伤确定焊缝质量等

级。 

2.对接焊缝在受压区的抗弯强度设计值取 fc
w，在受拉区的抗弯强度设计值取 ft

w。 

3.表中厚度系指计算点的钢材厚度，对轴心受拉和轴心受压构件系指截面中较厚板

件的厚度。 

4.进行无垫板的单面施焊对接焊缝的连接计算时，上表规定的强度设计值应乘折减

系数 0.85。 

5.Q345GJ 钢与 Q345 钢焊接时，焊缝强度设计值按较低者采用。 

 

3.3.2 钢构件连接用螺栓、锚栓材料应符合下列要求： 

1．普通螺栓应符合现行国家标准《六角头螺栓——A 和 B 级》(GB/T 5782)

和《六角头螺栓——C 级》(GB/T 5780)的规定。 

2．高强度螺栓应符合现行国家标准《钢结构用高强度大六角头螺栓、大六角

螺母、垫圈技术条件》(GB/T 1228~1231)或《钢结构用扭剪型高强度螺栓连接副
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技术条件》(GB/T 3632~3633)的规定。 

3．锚栓可采用现行国家标准《碳素结构钢》(GB 700)规定的 Q235 钢或《低

合金高强度结构钢》(GB/T 1591)规定的 Q345 钢。 

4．螺栓连接的强度设计值，应按表 3.3.2 的规定采用。 

表 3.3.2  螺栓连接的强度设计值(N/mm2) 

螺栓的性能等级、锚栓和构件

的钢材牌号 

普通螺栓 
锚栓 承压型连接高强度

螺栓 C 级螺栓 A 级、B 级螺栓 

抗拉 
ft

b 
抗剪 

fv
b 

承压 
fc

b 
抗拉 

ft
b 

抗剪 
fv

b 
承压 

fc
b 

抗拉 
ft

b 
抗剪 

fv
b 

承压 
fc

b 

普通螺栓 

4.6 级、4.8 级 170 130 － － － － － － － 

5.6 级    210 190     

8.8 级 － － － 400 320 － － － － 

锚栓 

Q235 － － － － － － 140 － － 

Q345 － － － － － － 180 － － 

Q390       185   

承压型连接

高强度螺栓 

8.8 级 － － － － － － 400 250 － 

10.9 级 － － － － － － 500 310 － 

构件 

Q235 － － 305 － － 405 － － 470 

Q345 － － 385 － － 510 － － 590 

Q390 － － 400 － － 530 － － 615 

Q420 － － 425 － － 560 － － 655 

Q460 － － 450 － － 595 － － 695 

Q345GJ － － 400 － － 530 － － 615 

注：1、A 级螺栓用于 d≤24mm 和 L≤10d 或 L≤150mm（按较小值）的螺栓；B 级螺

栓用于 d>24mm 和 L>10d 或 L>150mm（按较小值）的螺栓；d 为公称直径，L 为

螺栓公称长度。 

A、B 级螺栓孔的精度和孔壁表面粗糙度，C 级螺栓孔的允许偏差和孔壁表面粗糙

度，均应符合现行《钢结构工程施工质量验收规范》(GB50205)的要求。 

 

3.3.3 钢-混凝土组合构件的连接焊钉应符合现行国家标准《电弧螺栓焊用圆柱头

焊钉》(GB/T 10433)的规定，其材料及力学性能应符合表 3.3.3。 

表 3.3.3  栓钉材料及力学性能 

材料 极限抗拉强度

（(N/mm2) 

屈服强度（(N/mm2) 伸长率（%） 

ML15、

ML15A1 400 320 14 
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3.4 钢筋 

3.4.1 混合结构中纵向受力钢筋宜采用 HRB400、HRB500 热轧钢筋，也可采用

HPB300、HRB335 热轧钢筋；梁、柱纵向受力钢筋应采用 HRB400、HRB500 热

轧钢筋；箍筋宜采用 HRB400、HPB300、HRB500 钢筋，也可采用 HRB335 钢

筋。 

3.4.2 钢筋的强度标准值应具有不小于 95%的保证率，且其强度指标应符合现行

国家标准《混凝土结构设计规范》(GB 50010)的规定。 

3.4.3 抗震等级为一、二、三级的框架及斜撑构件，其纵向受力钢筋应符合下列要

求： 

1．钢筋的抗拉强度实测值与屈服强度实测值的比值不应小于 1.25； 

2．钢筋的屈服强度实测值与屈服强度标准值的比值不应大于 1.3； 

3．钢筋最大拉力下的总伸长率实测值不应小于 9%。 

3.5 混凝土 

3.5.1 高层建筑钢－混凝土混合结构中，混凝土可采用普通混凝土、高强混凝土。 

3.5.2 高层建筑混合结构的混凝土强度等级不应低于 C30，轻骨料混凝土可用于

楼板和围护结构，其强度等级不宜低于 LC25，其性能指标见现行国家标准《轻

骨料混凝土结构设计规程》(JGJ 12-99)。 

3.5.3 混凝土轴心抗压、轴心抗拉强度标准值 fck、ftk 按表 3.5.3-1 采用。混凝土的

强度设计值和弹性模量应按表 3.5.3-2 采用。 

表 3.5.3-1  混凝土强度标准值(N/mm2) 

混凝土强度 

等  级 
C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 C60 C65 C70 C75 C80 

抗压强度
fck(N/mm2) 

16.7 20.1 23.4 26.8 29.6 32.4 35.5 38.5 41.5 44.5 47.4 50.2 

抗拉强度
ftk(N/mm2) 

1.78 2.01 2.20 2.39 2.51 2.64 2.74 2.85 2.93 2.99 3.05 3.11 

 

表 3.5.3-2  混凝土弹性模量和强度设计值(N/mm2) 

混凝土强度 

等  级 
C25 C30 C35 C40 C45 C50 C55 C60 C65 C70 C75 C80 

抗压设计强度
fc(N/mm2) 

11.9 14.3 16.7 19.1 21.1 23.1 25.3 27.5 29.7 31.8 33.8 35.9 

抗拉设计强度
ft(N/mm2) 

1.27 1.43 1.57 1.71 1.80 1.89 1.96 2.04 2.09 2.14 2.18 2.22 
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弹性模量
Ec(104N/mm2) 

2.80 3.00 3.15 3.25 3.35 3.45 3.55 3.60 3.65 3.70 3.75 3.80 

注：1.计算现浇钢筋混凝土轴心受压及偏心受压构件时，如截面的边长或直径小于

300mm，则表中混凝土的强度设计值应乘以系数 0.8；当构件质量(如混凝土成

型、截面和轴线尺寸等)确有保证时，可不受此限； 

   2.离心混凝土的强度设计值应按有关专门规定取用； 

   3.当采用泵送混凝土且无实测数据时，表中高强混凝土的弹性模量 Ec 应乘折减

系数 0.95。 

 

3.5.4 混凝土疲劳强度设计值、疲劳变形模量、线膨胀系数、剪变模量、泊松比应

符合现行国家标准《混凝土结构设计规范》(GB 50010)及《高强混凝土结构设计

规程》(DBJ08-77)的规定。  
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4.作用与作用效应组合 

4.1 竖向荷载 

4.1.1 竖向荷载包括永久荷载与活荷载。永久荷载的标准值可按现行《建筑结构

荷载规范》GB50009 中有关规定进行计算；对设计无特殊要求的楼面和屋面均布

活荷载的标准值应不小于表 4.1.1-1 和表 4.1.1-2 规定。 

表 4.1.1-1  民用建筑楼面均布活荷载 

项次 类       别 
标准值 组合值系数 频遇值系数 准永久值系数 

(kN/m2) ψc ψf ψq 

1 

(1)住宅、宿舍、宾馆、办公楼、医院 

病 房 、 托 儿 所 、 幼 儿 园                                                                                   

(2)试验室、阅览室、会议室、医院门诊

室 

2.0 

  

2.0 

 

0.7 

 

0.7 

 

 

0.5 

            

0.6 

 

 

0.4 

            

0.5 

 

2 教室、食堂、餐厅、一般资料档案室 2.5  0.7 0.6 0.5 

3 

(1)礼堂、剧场、影院、有固定座位的

看台                                               

(2)公共洗衣房 

3.0 

            

3.0  

0.7 

 

0.7 

0.5                                                                                                                                                                                                                                                            

 

0.6 

0.3                                                                                                                                                                                                                                                            

 

0.5 

4 

(1)商店、展览厅、车站、港口、机场

大厅及旅客候车室                                                                   

(2)无固定座位的看台 

3.5 

            

3.5 

0.7 

 

0.7 

0.6                                                                                                                                                                                                                                                            

 

0.5 

0.5                                                                                                                                                                                                                                                            

 

0.3 

5 
(1)健身房、演出舞台                                                                

(2)运动场、舞厅 

4.0                                                                                                                                                                                                                                                           

4.0  

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.7 

0.6                                                                                                                                                                                                                                                           

0.6 

0.5                                                       

0.3 

6 
(1)书库、档案库、储藏室                                 

(2)密集柜书库 

5.0                                                                                                                                                                                                                                                           

12.0 
0.9 0.9 0.8 

7 通风机房，电梯机房 7.0  0.9 0.9 0.8 

8 

汽车通道及停车库：                              

(1)单向板楼盖(板跨不小于 2m)和双向

板楼盖(板跨不小于 3m×3m )           

客车                                                               

消防车 

4.0                                                                                                                                                                                                                                                           

35.0 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.7 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.5 

0.6                                                                                                                                                                                                                                                           

0.0 

(2)双向板楼盖(板跨不小于 6×6m )和无

梁楼盖(柱网尺寸不小于 6m×6m)                                                    

客车                                                            

消防车 

2.5                                                                                                                                                                                                                                                           

20.0 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.7 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.5 

0.6                                                                                                                                                                                                                                                           

0.0 

9 
厨房(1)餐厅                                                  

(2)其他 

4.0                                                                                                                                                                                                                                                         

2.0 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.7 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                           

0.6 

0.7                                                                                                                                                                                                                                                          

0.5 

10 浴室、厕所、盥洗室 2.5 0.7 0.6 0.5 
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续表 4.1.1-1 

项次 类       别 
标准值 组合值系数 频遇值系数 准永久值系数 

(kN/m2) ψc ψf ψq 

11 

走廊、门厅：                               

(1)宿舍、旅馆、医院病房托儿所、幼

儿园、住宅                                                   

(2)办公楼、餐厅、医院门诊部                 

(3)教学楼及其他可能出现人员密集的

情况  

2.0 

                                                                                                                                                                                                                                                           

2.5  

                     

3.5 

0.7 

                                                                                                                                                                                                                                                           

0.7  

                     

0.7 

0.5 

                                                                                                                                                                                                                                                           

0.6  

                     

0.5 

0.4 

                                                                                                                                                                                                                                                           

0.5  

                     

0.3 

12 

楼梯： 

(1)多层住宅 

(2)其他 

2.0 

3.5 

0.7 

0.7 

0.5 

0.5 

0.4 

0.3 

13 

阳台：                                                          

(1)可能出现人员密集的可能                                       3.5                                                                                                                                                                                                                                                      
0.7 0.6 0.5 

(2)其他 2.5 0.7 0.6 0.5 

注：1.本表所列各项活荷载适用于一般使用条件，当使用荷载较大、情况特殊或有专

门要求时，应按实际情况采用； 

    2.第 6 项书库活荷载当书架高度大于 2m 时，书库活荷载尚应按每米书架高度

不小于 2.5kN/m2 确定。 

    3.第 8 项中的活荷载只使用于停放载入小于 9 人的客车；消防车活荷载是适用

于满载总量为 300kN 的大型车辆；当不符合本表的要求时，应将车轮的局部

荷载按结构效应的等效原则，换算为等效均布荷载。 

    4. 第 8 项消防车活荷载，当双向板楼盖饭跨介于 3mX3m-6mX6m 之间时， 

应按跨度线性插值确定； 

    5.第 12 项楼梯活荷载，对预制楼梯踏步平板，尚应按 1.5kN 集中荷载验算； 

    6.本表各荷载不包括隔墙自重和二次装修荷载。对固定隔墙的自重应按永久荷

载考虑，当隔墙位置可灵活自由布置时，非固定隔墙的自重应取不小于 1/3 的

每延米长墙重(kN/m)作为楼面活荷载的附加值(kN/m2)计入，且附加值不小于

1.0 kN/
2m 。 

表 4.1.1-2    屋面均布活荷载 

项次 类       别 
标准值 组合值系数 频遇值系数 准永久值系数 

(kN/m2) ψc ψf ψq 

1 不上人的屋面 0.5 0.7 0.5 0.0 
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2 上人的屋面 2.0 0.7 0.5 0.4 

3 屋顶花园 3.0 0.7 0.6 0.5 

4 屋顶运动场地 3.0 0.7 0.6 0.4 

注：1．不上人的屋面，当施工或维修荷载较大时，应按实际情况采用；对不同类型

的结构应按有关设计规范的规定采用，但不得低于 0.3kN/ m2；     

2．当上人的屋面兼作其它用途时，应按相应楼面活荷载采用； 

    3．屋顶花园的活荷载不包括花圃土石等材料的自重。 

4.对于因屋面排水不畅、堵塞等引起的积水荷载，应采取构造措施加以防止；必

要时，应按积水的可能深度确定屋面活荷载； 

    5．屋面各类设备荷载应按实际考虑； 

    6．屋面直升机停机坪荷载应按局部荷载考虑，或根据局部荷载换算为等效均布

荷载考虑。局部荷载标准值应按直升机实际最大起飞重量确定，当没有机型技

术资料时，可按下述规定选用局部荷载标准值及作用面积： 

   · 轻型，最大起飞重量 2t，局部荷载标准值 20kN，作用面积 0.20m×0.20m; 

   · 中型，最大起飞重量 4t，局部荷载标准值 40kN，作用面积 0.25m×0.25m; 

   · 重型，最大起飞重量 6t，局部荷载标准值 60kN，作用面积 0.30m×0.30m。 

     屋面直升机停机坪的等效均布荷载标准值不应低于 5.0 kN/ m2。 

     屋面直升机停机坪荷载的组合之系数应取 0.7，频遇值系数应取 0.6，准永久值

系数取 0。 

对具有液压轮胎起落架的直升机，动力系数可取 1.4。 

    7．表中所指均为建筑屋面水平投影面上的屋面活荷载。 

    8.不上人的屋面均布或活荷载，可不与雪荷载和风荷载同时组合。 

 

4.1.2 设计楼面梁，墙，柱及基础时，表 4.1.1-1 中楼面活荷载标准值在下列情况

下应乘以规定的折减系数。 

1．设计楼面梁时的折减系数： 

1)第 1(1)项当楼面梁从属面积超过 25m2 时，取 0.9； 

2)第 1(2)~7 项当楼面梁从属面积超过 50m2 时，取 0.9； 

3)第 8 项对单向板楼盖的次梁和槽形板的纵肋应取 0.8；对单向板楼盖的

主梁应取 0.6；对双向板楼盖的梁应取 0.8； 

4)第 9~12 项应采用与所属房屋类别相同的折减系数。 

2．设计墙、柱和基础的折减系数： 

1)第 1 项按表 4.1.2 规定采用； 

2)第 1(2)~7 项采用与其楼面梁相同的折减系数； 

3)第 8 项对单向板楼盖应取 0.5；对双向板楼盖和无梁楼盖应取 0.8 
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4)第 9~12 项应采用与所属房屋类别相同的折减系数。 

注：楼面梁的从属面积应按梁两侧各延伸二分之一梁间距的范围内的实际面积确

定。 

 

表 4.1.2  各层楼盖的活荷载折减系数 

墙，柱，基础计算截面

以上的层数 
1 2~3 4~5 6~8 9~20 ＞20 

计算截面以上个楼层活

荷载总和的折减系数 
1.00(0.90) 0.85 0.70 0.65 0.60 0.55 

注：当楼面梁的受荷面积超过 25m2 时，采用括号内的系数。 

4.1.3 在结构承载能力验算中尚应考虑施工时采用爬塔、附墙塔等起重机械或其

它施工设备对结构受力的影响，施工荷载应根据具体情况确定。 

4.1.4 对旋转餐厅轨道和驱动设备、热泵、冷却设备、卫星天线、擦窗机清洗设备

等应按实际情况确定其自重的大小和作用位置。 

4.1.5 医院、商业物资仓库，工业建筑等楼屋面活荷载标准值应按相应专业规范、

规程或工艺要求的规定执行。 

4.2 风荷载 

4.2.1 垂直于高层民用建筑表面的风荷载，包括主要抗侧力结构和围护结构的风

荷载标准值，应按现行国家标准《建筑结构荷载规范》GB50009 的规定计算。 

4.2.2 对于房屋高度大于 30m 且高宽比大于 1.5 的房屋，应考虑风压脉动对结构

产生顺风向振动的影响。结构顺风向风振响应计算应按随机振动理论进行，结构

的自振周期应按结构动力学计算。 

对横风向风振作用效应或扭转风振作用效应明显的高层民用建筑，宜考虑横

风向风振或扭转风振的影响。横风向风振或扭转风振的计算范围、方法及顺风向

与横风向效应的组合方法应符合现行国家标准《建筑结构荷载规范》GB50009 的

有关规定。 

4.2.3 考虑横风向风振或扭转风振影响时，结构顺风向及横风向的侧向位移应分

别符合本规程第 5.1.8 条的要求。 

4.2.4 基本风压，取上海地区比较空旷平坦地面上离地 10m 高统计所得的 50 年

一遇 10 分钟平均最大风速换算的风压 0.55kN/ 2m 。对风荷载比较敏感的高层民

用建筑，承载力设计时应按基本风压的 1.1 倍采用。 

4.2.5 计算主体结构的风荷载效应时，风荷载体型系数 s 可按下列规定采用： 

1．对平面为圆形的建筑可取 0.8。 
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2．对平面为正多边形及三角形的建筑可按下式计算： 

 ns 2.18.0   (4.2.5) 

式中： s ——风荷载体型系数； 

n——多边形的边数。 

3．高宽比 H/B 不大于 4 的平面为矩形、方形和十字形的建筑可取 1.3。 

4．下列建筑可取 1.4： 

1）平面为 V 形、Y 形、弧形、双十字形和井字形的建筑； 

2）平面为 L 形和槽形及高宽比 H/B 大于 4 的平面为十字形的建筑； 

3）高宽比 H/B 大于 4、长宽比 L/B 不大于 1.5 的平面为矩形和鼓形的建

筑。 

5．在需要更细致计算风荷载的场合，风荷载体型系数可由风洞试验确定。 

4.2.6 当多栋或群集的高层民用建筑相互间距较近时，宜考虑风力相互干扰的群

体效应。一般可将单栋建筑的体形系数 s 乘以相互干扰增大系数，该系数可参考

类似条件的试验资料确定，必要时宜通过风洞试验或数值技术确定。 

4.2.7 房屋高度大于 200m 或有下列情况之一的高层民用建筑，宜进行风洞试验

或通过数值技术判断确定其风荷载： 

1．平面形状不规则，立面形状复杂； 

2．立面开洞或连体建筑； 

3．周围地形和环境较复杂。 

4.2.8 混合结构的阻尼比可按照下式确定： 

   102.005.0  (4.2.8-1) 

式中为混合结构中的混凝土结构部分的抗侧刚度对整个结构抗侧刚度的贡献

率，按式(4.2.6-2)计算，当大于 1 时，取等于 1： 

 0959.14396.00491.0 2    (4.2.8-2) 

式中 ——结构刚度特征值，按照下式计算： 

 
W

F

EI

C
H  (4.2.8-3) 

  jF DhC  (4.2.8-4) 
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式中：求和号表示同一层所有柱的 D 值之和； 

Dj——某一楼层第 j 个柱的抗侧刚度； 

h ——层高； 

H ——结构总高； 

WEI ——混凝土剪力墙或核心筒的抗弯刚度，对于开洞剪力墙应按照刚度

等效原则确定等效抗弯刚度； 

 hEE   (4.2.8-5) 

hE ——混凝土的弹性模量； 

  ——混凝土剪力墙的弹性模量折减系数，对于现浇剪力墙  =0.85，

对于预制装配整体式剪力墙  =0.7~0.8。 

计算 时，当各层 CF、EIW不相等时，可按层高取加权平均值。 

4.2.9 在主体结构的顶部有小体型建筑时，应计入鞭鞘效应，可根据小体型建筑

作为独立体时的基本自振周期 Tu与主体建筑的基本自振周期 T1的比例分别按下

列规定处理： 

1．当 Tu≤T1/3 时，可假定主体建筑的高度延伸到小体型建筑的顶部，其风

振系数宜按本规程第 4.2.5 条的规定采用。 

2．当 Tu＞T1/3 时，其风振系数宜按风振理论进行计算。 

4.2.10 计算檐口、雨篷、遮阳板、阳台等水平构件的局部上浮风荷载时，风荷载

体型系数 s 不宜大于-2.0。 

4.2.11 设计高层民用建筑的幕墙结构时，风荷载应按国家现行标准《玻璃幕墙工

程技术规范》JGJ 102、《金属与石材幕墙工程技术规范》JGJ 133、《人造板材幕

墙工程技术规范》JGJ 336 和《建筑结构荷载规范》GB50009 的有关规定采用。 

4.3  地震作用 

4.3.1 高层建筑钢-混凝土混合结构在进行抗震设计时，应采用两阶段计算。第一

阶段设计应按多遇地震计算地震作用，第二阶段应按罕遇地震计算地震作用。 

计算结构地震作用和作用效应时，应符合下列要求： 

1．通常情况下，可在建筑结构的两个主轴方向分别考虑水平地震作用并进行

抗震验算，各方向的水平地震作用主要由该方向抗侧力构件承担； 

2．有斜交抗侧力构件的结构，当相交角度大于 15时，应分别考虑各抗侧力

构件方向的水平地震作用； 
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3．质量和刚度分布明显不对称的结构，应按 4.3.8 条考虑双向水平地震作用

下的扭转影响。 

4．质量和刚度分布基本对称的结构，可采用上面第 1 点所述方法进行抗震

计算，并采用调整地震作用效应的方法考虑双向水平地震和偶然偏心扭转影响。

平行于地震作用方向的两个边榀，其地震作用效应宜乘以增大系数。一般情况下，

短边可取 1.15，长边可取 1.05，角部柱可取 1.3。 

4.3.2 结构第一阶段的抗震计算应分别采用下列方法： 

1．高度不超过 40m，以剪切变形为主且质量和刚度沿高度分布比较均匀的

结构，可采用底部剪力法等简化方法； 

2．除第一款外的结构宜采用振型分解反应谱法； 

3．特别不规则的建筑、甲类建筑以及高度大于 100m 的建筑，应采用时程分

析法进行多遇地震下的补充计算；当取三组加速度时程曲线输入时，计算结果宜

取时程法的包络值与振型分解反应谱法的较大值；当取七组及七组以上的时程曲

线时，结算结果可取时程法的平均值与振型分解反应谱法的较大值。 

采用时程分析法时，应按建筑场地类别和设计地震分组选用实际地震记录和

人工模拟的加速度时程曲线，其中实际地震记录的数量不应少于总数量的 2/3，

多组时程曲线的平均地震影响系数曲线应与振型分解反应谱法所采用的地震影

响系数曲线在统计意义上相符，其加速度时程的最大值可按表 4.3.2 采用。地震

波的持续时间不宜过短，宜为 10~20s 或更长。弹性时程分析时，每条时程曲线

的计算所得结构底部剪力不应小于振型分解反应谱法计算结果的 65%，多条时

程曲线的计算所得结构底部剪力的平均值不应小于振型分解反应谱法计算结果

的 80%。 

表 4.3.2 时程分析所用地震加速度的最大值(gal) 

地震影响 
烈度 

7 8 

多遇地震 35 70 

设防地震 100 200 

罕遇地震 220 400 

 

4.3.3 抗震计算中，重力荷载代表值应为永久荷载标准值和活荷载组合值之和，

并应按下列规定取值： 

永久荷载： 应取现行国家标准《建筑结构荷载规范》规定的结构、构配

件和装修材料等自重的标准值； 

雪荷载： 应按现行国家标准《建筑结构荷载规范》规定的标准值乘 0.5

取值； 

屋面活荷载：不考虑； 
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楼面活荷载：应按现行国家标准《建筑结构荷载规范》规定的标准值乘组

合值系数取值。组合值系数，一般民用建筑应取 0.5，书库、

档案库应取 0.8。对于按照实际情况考虑的楼面活荷载其组合

值系数则取 1.0。 

4.3.4 地震影响系数应根据烈度、场地类别、结构自振周期 T 按图 4.3.4 采用，当

阻尼比为 0.05 时其最大值按表 4.3.4 采用。地震影响系数的形状参数及阻尼调整

系数2 应符合下列规定： 

1．直线上升段，周期小于 0.1s 的区段； 

2．水平段，自 0.1s 至 Tg区段，取最大值2max； 

3．曲线下降段，自 Tg至 5Tg区段，衰减指数按式 4.3.4-1 确定： 

 






63.0

05.0
9.0




  (4.3.4-1) 

式中：为阻尼比 

4．直线下降段，自 5Tg至 6.0s 区段，下降斜率调整系数按 4.3.4-2 确定： 

 





324

05.0
02.01




  (4.3.4-2) 

5．水平段，自 6.0s 至 10.0s 区段； 

 

图 4.3.4 地震影响系数曲线 

表 4.3.4 水平地震影响系数最大值max 

地震影响 
烈度 

7 8 

多遇地震 0.08 0.16 

罕遇地震 0.50 0.90 

 

6. 阻尼调整系数按照式 4.3.4-3 确定，当小于 0.55 时应取 0.55； 

2 max 

max0.45

g

2 max=
T

T

  （ ）

2 1 max=[ 0.2 - (T-5T )]g

   

2 1 max=[ 0.2 - (6-5T )]g

   



sT（ ）

0 0.1
gT g5T 6.0 10.0
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




6.108.0

05.0
12




  (4.3.4-3) 

7. 特征周期 Tg 值按上海市有关部门批准值或上海市建筑抗震设计规程给出

值确定。 

4.3.5 计算地震作用时，混合结构的阻尼比可按 4.2.8 的规定确定。 

4.3.6 采用底部剪力法计算水平地震作用时，各楼层可仅按一个自由度计算，结

构水平地震作用，应按下列公式计算： 

1．与结构的总水平地震作用等效的底部剪力标准值： 

 
1Ek eqF G  (4.3.6-1) 

2．在质量沿高度分布基本均匀、刚度沿高度分布基本均匀或向上均匀减小的

结构中，各层水平地震作用标准值： 

 

1

(1 )i i
i Ek nn

j j

j

G H
F F

G H





 


   (i=1，2，……，n) (4.3.6-2) 

3．顶部附加水平地震作用标准值： 

 n n EkF F   (4.3.6-3) 

式中： 1——相应于结构基本自振周期 T1(按 s 计)的水平地震影响系数值，按

4.3.4 条计算； 

Geq——结构的等效总重力荷载，取总重力荷载代表值的 85%； 

Gi、Gj——分别为第 i、j 层重力荷载代表值，按 4.3.3 条规定； 

Hi、Hj——分别为第 i、j 层楼盖距底部固定端的高度； 

Fi——第 i 层的水平地震作用标准值； 

n——顶部附加地震作用系数，按表 4.3.6 确定； 

Fn——顶部附加水平地震作用。 

表 4.3.6 顶部附加地震作用系数n的计算 

T1 >1.4(s) T1 1.4(s) 

0.08T1-0.02 0.0 

注：T1 为结构的基本自振周期。 

 

4.3.7 采用振型分解反应谱法时，若不考虑扭转影响，应按下列规定计算结构的

地震作用和作用效应： 

1．j 振型 i 层质点的水平地震作用标准值，应按下列公式计算： 
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ijijjji GXF    (i=1，2，……，n；j=1，2，……，m)  (4.3.7-1) 

 



n

1i

i
2
ji

n

1i

ijij GXGX  (4.3.7-2) 

式中：Fji——j 振型 i 层质点的水平地震作用标准值； 

j——相应于 j 振型自振周期 Tj 的地震影响系数，应按第 4.3.4 条确定； 

j——j 振型的参与系数； 

Xji——j 振型 i 层质点的水平相对位移。 

2．水平地震作用效应（弯矩、剪力、轴向力和变形），当相邻周期之比小于

0.85 时，可按下式计算： 

 
2

Ek jS S   (4.3.7-3) 

式中：SEk——水平地震作用标准值的效应； 

Sj——j 振型水平地震作用标准值的作用效应，可只取前 2~3 个振型，当

基本自振周期大于 1.5s 或房屋高宽比大于 5 时，振型个数可适当增

加。 

4.3.8 采用振型分解反应谱法时，若考虑扭转影响，可按下列规定计算结构的地

震作用和作用效应： 

1．j 振型 i 层质点的水平地震作用标准值，应按下式确定： 

      ijitjjxji GXF   

      ijitjjyji GYF    (i=1，2，……，n；j=1，2，……，m) (4.3.8-1) 

      iji
2
itjjtji GrF   

式中： Fxji、Fyji、Ftji——分别为 j 振型 i 层质心在 x 方向、y 方向和转角方向的

地震作用标准值； 

Xji、Yji——分别为 j 振型 i 层质心在 x 方向、y 方向的水平相对位移； 

ji——为 j 振型 i 层的相对扭转角； 

ri——i 层转动半径，可取 i 层绕质心的转动惯量除以该层质量的商的正二

次方根； 

tj——考虑扭转的 j 振型的参与系数，可按下式确定： 

当仅考虑 x 方向地震作用时 

 



n

1i

i
2
i

2
ji

2
ji

2
ji

n

1i

ijitj G)rYX(GX  (4.3.8-2) 

当仅考虑 y 方向地震作用时 
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 



n

1i

i
2
i

2
ji

2
ji

2
ji

n

1i

ijitj G)rYX(GY  (4.3.8-3) 

当考虑与 x 方向斜交角的地震作用时 

  sincos yjxjtj  (4.3.8-4) 

式中：xj、yj 分别由式(4.3.8-2)和式(4.3.8-3)求得的参与系数。 

2．单向水平地震作用下的扭转效应，可按下式确定： 

 
Ek

1 1

m m

jk j k

j k

S S S
 

   (4.3.8-5) 

222222

5.1

)(4)1(4)1(

)(8

TkjTTkjT

TkTjkj

jk








  (4.3.8-6) 

式中：SEk——考虑扭转的地震作用效应； 

Sj、Sk——分别为 j、k 振型地震作用标准值的作用效应，可取前 9~15 个

振型； 

j、k——分别为 j、k 振型的阻尼比； 

jk ——j 振型与 k 振型的耦联系数； 

T ——k 振型与 j 振型的自振周期比。 

3．考虑双向水平地震作用下的扭转地震作用效应，可按下列公式中的较大值

确定： 

 
2 2

Ek (0.85 )x yS S S   (4.3.8-7) 

或 
2 2

Ek (0.85 )y xS S S   (4.3.8-8) 

式中：Sx——x 向单向水平地震作用时按式(4.3.8-5)计算的效应； 

Sy——y 向单向水平地震作用时按式(4.3.8-5)计算的效应。 

4.3.9 采用底部剪力法时，突出屋面的屋顶间、女儿墙、烟囱等的地震作用效应，

宜乘以增大系数 3，此增大部分不应往下传递，但与该突出部分相连的构件应予

计入；采用振型分解法时，突出屋面部分可作为一个质点。 

4.3.10 结构抗震计算时，对于自振周期大于 1 秒且采用箱基或刚性较好基础的高

层建筑，其按刚性地基假定分析得到的水平地震作用，可考虑地基与结构相互作

用的影响，予以 10%的折减，其层间变形按折减后的楼层剪力计算，承载力设计

时不考虑此折减。 
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4.3.11 结构抗震验算时，任一楼层的水平地震剪力应符合下式要求： 

 



n

ij

jEki GV   (4.3.11) 

式中：VEki——第 i 层对应于水平地震作用标准值的楼层剪力； 

 ——剪力系数，对于扭转效应明显或基本周期小于 3.5s 的结构取为

0.016，对于基本周期大于 5.0s 的结构取为 0.012，对于基本周期介于

3.5s 和 5.0s 之间的结构，可插入取值；对竖向不规则结构的薄弱层，

尚应乘以 1.15 的增大系数； 

jG ——第 j 层的重力荷载代表值。 

4.3.12 计算各振型地震影响系数所采用的结构自振周期应考虑非承重墙体的刚

度影响予以折减，当非承重墙体为填充空心粘土砖墙时，周期折减系数可取

0.8~0.9，当非承重墙体为填充轻质砌块、填充轻质墙板或外挂墙板时，周期折减

系数可取 0.9~1.0。 

4.4 作用效应组合 

4.4.1 荷载效应与地震作用效应组合的设计值，应按下列公式确定： 

1．不考虑地震作用时，取下列最不利情况 

楼面活荷载起控制作用 
kwwwkQQkGG SSSS    (4.4.1-1) 

风荷载起控制作用 
kQQQkwwkGG SSSS    (4.4.1-2) 

永久荷载起控制作用 
kwwwkQQQkGG SSSS    (4.4.1-3) 

2．考虑地震作用(进行第一阶段设计) 

 
kwwwEhkEhEGG SSSS    (4.4.1-4) 

式中：SGk——永久荷载标准值的效应； 

SQk——楼面活荷载标准值的效应； 

SWk——风荷载标准值的效应； 

SGE——重力荷载代表值的效应； 

G——永久荷载(重力荷载)分项系数，一般情况取 1.2，不考虑地震作用且

永久荷载起控制作用时，取 1.35，当永久荷载(重力荷载)对构件承载

力有利时，取 1.0； 

Q——楼面活荷载分项系数，一般情况取 1.4，对标准值大于 4kN/m2的工

业房屋楼面结构的活荷载取 1.3； 
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w ——风荷载分项系数，取 1.4； 

Eh——水平地震作用分项系数，取 1.3。 

Q——楼面活荷载组合值系数，取值见表 4.1.1； 

w——风荷载组合值系数，在无地震作用的组合中取 0.6；在有地震作用

的组合中，一般结构取 0.0，风荷载起控制作用的结构取 0.2。 

4.4.2 进行风荷载作用下(不考虑地震作用)或第一阶段抗震设计结构侧移验算时，

应取与构件承载力验算相同的组合，但各荷载或作用的分项系数应取 1.0。 

4.4.3 进行第二阶段抗震设计结构侧移验算时，不应计入风荷载，其竖向荷载宜

取重力荷载代表值。 

4.4.4 对于安全等级为一级或设计使用年限为 100 年的重要建筑或纪念性建筑，

各种非地震作用效应应乘以不小于 1.1 的结构重要性系数。  
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5.结构布置与设计基本要求 

5.1 一般规定 

5.1.1混合结构可用于框架—剪力墙结构、框架—核心筒结构、巨型框架—核心

筒结构、筒中筒结构等结构体系。混合结构体系中框架梁宜采用钢梁或型钢混

凝土梁，框架柱宜采用钢柱、型钢混凝土柱、钢管混凝土柱或钢管混凝土叠合

柱。 

5.1.2采用组合结构构件作为主要抗侧力结构的各种结构体系的组合结构，其房

屋最大适用高度应符合表5.1.2的规定。 

表 5.1.2  组合结构房屋的最大适用高度(m) 

结构体系 
抗震设防烈度 

7 8（0.2g） 8（0.3g） 

框架—剪 

力墙 

型钢（钢管）混凝土框架—混

凝土剪力墙 
130 110 90 

框架—核 

心筒 

 

钢框架—混凝土核心筒 160 120 100 

型钢（钢管）混凝土框架—混

凝土核心筒 
190 150 130 

巨型框架——混凝土核心筒 
260 160 140 

筒中筒 
钢外筒—混凝土核心筒 210 160 140 

型钢（钢管）混凝土外筒—混

凝土核心筒 
230 170 150 

注：1.平面和竖向均不规则的结构，最大适用高度宜适当降低。 

2. “混凝土剪力墙”的含义包括剪力墙内局部部位配置钢板、型钢的钢筋混凝土剪力

墙。 

3. “混凝土核心筒”的含义包括核心筒墙体内局部部位配置钢板、型钢的钢筋混凝土

核心筒。 

 

5.1.3混合结构高层建筑高宽比不宜超过表5.1.3的规定。 

表 5.1.3  混合结构高层建筑适用的最大高宽比 

结构体系 
抗震设防烈度 

7 度 8 度 

框架-剪力墙 6 5 

框架—核心筒 7 6 

巨型框架-核心筒 8 7 
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筒中筒 8 7 

5.1.4 抗震设计时，筒体结构的框架部分承担的地震剪力标准值应符合下列规定： 

1、框架部分按侧向刚度分配的地震剪力标准值的最大值不宜小于结构底部

地震总剪力的 10%。 

2、当各层框架部分按侧向刚度分配的地震剪力标准值的最大值小于结构底

部地震总剪力的 10%时，各层核心筒剪力墙的地震剪力标准值宜乘以增大系数

1.1，但可不大于结构底部总剪力的标准值，框架柱应按框架部分承担底部总剪力

的 15%调整剪力和弯矩；墙体的抗震构造措施应按抗震等级提高一级后采用，已

为特一级的可不再提高。 

3、当各层框架部分按侧向刚度分配的地震剪力标准值小于结构底部总地震

剪力标准值的 20%，但其最大值不小于结构地震总剪力的 10%时，框架部分按侧

向刚度分配的楼层地震剪力应进行调整，调整后的剪力不应小于结构底部总地震

剪力 V0的 20％和按侧向刚度分配的框架部分楼层地震剪力中最大值 Vfmax的 1.5

倍二者的较小值。按本款调整框架柱的地震剪力后，框架柱端弯矩应进行相应调

整，与框架柱相连的框架梁端弯矩、剪力应进行相应调整。 

有加强层时，本条框架部分分配的楼层地震剪力标准值的最大值不应包括加

强层及其上、下层的框架剪力。 

5.1.5 抗震设计时，巨型框架-核心筒的地震剪力应全部由核心筒承担，巨型框架

柱承担的地震剪力标准值宜取不小于框架按照侧向刚度分配的地震剪力标准值

的 3 倍且不宜小于结构底部总剪力的 10%，柱端弯矩也应进行相应调整，框架柱

轴力及与之相连的构件的内力可不调整。 

5.1.6 结构的位移限值： 

钢—混凝土混合结构在风荷载及多遇地震作用下，按弹性方法计算的最大层

间位移与层高的比值△u/h 不宜超过表 5.1.6 的规定。 

表 5.1.6  △u/h 的限值 

结构体系 H≤150m 150m<H≤250m H≥250m 

框架结构 1/400   

其它结构体系 1/800 1/800~1/500 线性插值 1/500 

注：H 指房屋高度。 

 

钢—混凝土混合结构在罕遇地震作用下，按弹塑性方法计算的最大层间位移

角对于混合结构框架不应大于 1/100。 

5.1.7 结构舒适度要求： 
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对于高度超过 150m 的高层建筑结构，应具有良好的使用条件，满足舒适度

的要求，按《建筑结构荷载规范》规定的 10 年一遇的风荷载取值计算或专门风

洞试验确定的顺风向与横风向结构顶点最大加速度 amax不应超过表5.1.7的限值。 

表 5.1.7  结构最大加速度限值 

使用功能 amax(m/s2) 

住宅、公寓 0.15 

办公、旅馆 0.25 

 

结构顶点的顺风向和横风向振动最大加速度，可按现行国家标准《建筑结构

荷载规范》GB50009 的有关规定计算，也可通过风洞试验结果判断确定。计算

风振舒适度时，混合结构阻尼比可取 0.01~0.015。 

5.2 结构的平面布置 

5.2.1 混合结构的平面布置应符合下列要求： 

1 平面宜简单、规则、对称、具有足够的整体抗扭刚度，平面宜采用方形、

矩形、多边形、圆形、椭圆形等规则平面，建筑的开间、进深宜统一； 

2 筒中筒结构体系中，当外围钢框架柱采用 H 形截面柱时，宜将柱截面强轴

方向布置在外围框架（外围筒体）平面内；角柱宜采用十字型、方形或圆形截面； 

3 楼盖主梁不宜搁置在核心筒或内筒的连梁上。当无法避免时，楼盖主梁在

连梁的支座可设计为铰接支座，同时按照简支梁校核连梁的截面承载力。 

5.2.2 对于平面不规则的建筑，应根据相应规范规定作进一步的补充计算，并应

对薄弱部位采取有效的抗震构造措施。平面不规则类型见表 5.2.2。 

表 5.2.2  平面不规则的类型 

不规则类型 定义 

A． 扭转不规则 

在具有偶然偏心的规定水平力作用下，楼层两端抗侧力构件

弹性水平位移 (或层间位移)的最大值与平均值的比值大于

1.2  

B．凹凸不规则 结构平面凹进的一侧尺寸，大于相应投影方向总尺寸的 30% 

C．楼板局部不连

续 

楼板的尺寸和平面刚度具有急剧不连续性，其有效楼板宽度

小于结构平面典型宽度的 50%，或开洞面积大于该层楼面面
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积的 30%，以及楼层错层(错层大于楼面梁的截面高度) 

5.2.3 结构平面布置应减少扭转的影响。结构扭转为主的第一自振周期与平动为

主第一自振周期之比不应大于 0.85。 

5.2.4 楼盖体系应具有良好的水平刚度和整体性，其布置应符合下列规定： 

1 楼面宜采用压型钢板现浇混凝土组合楼板、现浇混凝土楼板或预应力混凝

土叠合楼板，楼板与钢梁应可靠连接； 

2 机房设备层、避难层及外伸臂桁架上下弦杆所在楼层的楼板宜采用钢筋混

凝土楼板，并应采取加强措施； 

3 对于建筑物楼面有较大开洞或为转换楼层时，应采用现浇混凝土楼板。对

楼板大开洞部位宜采取设置刚性水平支撑等加强措施。 

5.3 结构的竖向布置 

5.3.1 结构竖向布置的基本原则： 

1  结构的侧向刚度和承载力沿竖向宜均匀变化、无突变，构件截面宜由下

至上逐渐减小； 

    2  混合结构的外围框架柱沿高度宜采用同类结构构件。当采用不同类型结

构构件时，应设置过渡层，且单柱的抗弯刚度变化不宜超过 30%； 

    3  对于刚度变化较大的楼层，应采取可靠的过渡加强措施； 

    4  钢框架部分采用支撑时，宜采用偏心支撑和防屈曲支撑，支撑宜双向连

续布置；框架支撑宜延伸至基础。 

5.3.2 对于竖向不规则的建筑，应根据相应规范规定作进一步的补充计算，并应

对薄弱部位采取有效的抗震构造措施。竖向不规则类型见表 5.3.2。 

表 5.3.2  竖向不规则的类型 

不规则类型 定义 

A． 侧向刚度不规则 

(有柔软层) 

该层侧向刚度小于相邻上一层的 70%，或小于其上

相邻三层侧向刚度平均值的 80%；除顶层或出屋面

小建筑外，局部收进的水平向尺寸大于相邻下一层

的 25% 

B． 竖向抗侧力构件不连续 竖向抗侧力构件(柱、抗震墙、抗震支撑)由转换构件

(梁、桁架等)向下传递作用力。 



 32 

C． 承载力突变(有薄弱层) 该层层间抗侧力结构的承载力小于上一层的 80%。 

5.3.3 混凝土筒体的布置： 

1．混凝土核心筒的高宽比：对于钢框架或钢组合框架－混凝土核心筒结构，

其核心筒宽度不宜小于核心筒总高的 1/12，且不宜小于外框架相应边长

的 1/3。当框架部分设置剪力墙或增强结构整体刚度的构件时，核心筒的

宽度可适当减小。 

2．筒体应具有良好的整体性，宜居中布置，并满足下列要求： 

1)墙肢宜均匀、对称布置； 

2)筒体角部附近不宜开洞。当不可避免时，筒角内壁至洞口的距离不应

小于 500mm 和开洞墙的截面厚度； 

3)筒体宜贯通建筑物全高，竖向刚度宜均匀变化； 

3．纵、横剪力墙宜组成 L 形、T 形和［形等形式； 

4．楼电梯间、竖井等造成连续楼层开洞时，宜在洞边设置剪力墙，且尽量与

靠近的抗侧力结构结合，不宜孤立地布置在单片抗侧力结构或柱网以外的中间部

分； 

5．各主轴方向剪力墙的刚度宜相近。 

5.4 结构设计基本要求 

5.4.18 度抗震设计时，应在楼面钢梁或型钢混凝土梁与混凝土筒体交接处及混凝

土筒体四角墙内设置型钢柱；7 度抗震设计时，宜在楼面钢梁或型钢混凝土梁与

混凝土筒体交接处及混凝土筒体四角墙内设置型钢柱。 

5.4.2 混合结构中，外围框架平面内梁与柱应采用刚性连接；楼面梁与钢筋混凝

土筒体及外围框架柱的连接可采用刚接或铰接。 

5.4.3 当侧向刚度不足时，混合结构可设置刚度适宜的加强层。加强层宜采用伸

臂桁架，必要时可配合布置周边带状桁架。加强层设计应符合下列规定： 

1 伸臂桁架和周边带状桁架宜采用钢桁架； 

2 伸臂桁架应与核心筒墙体刚接，上、下弦杆均应延伸至墙体内且贯通，墙

体内宜设置斜腹杆或暗撑；外伸臂桁架与外围框架柱宜采用铰接或半刚接，周边

带状桁架与外框架柱的连接宜采用刚性连接； 

3、加强层环带桁架上下弦所在楼层的楼板应具有必要的承载力和可靠的连

接来承担环带桁架上下弦向核心筒传递的剪力，必要时可设置楼盖平面桁架。 

4 核心筒墙体与伸臂桁架连接处宜设置构造型钢柱，型钢柱宜至少延伸至伸
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臂桁架高度范围以外上、下各一层； 

5 当布置有外伸桁架加强层时，应采取有效措施减少由于外框柱与混凝土筒

体竖向变形差异引起的桁架杆件附加内力。 

5.4.4混合结构构件的抗震设计，应根据设防烈度、结构类型、房屋高度采用不

同的抗震等级，并应符合相应的计算和构造措施要求，各种体系的丙类建筑结 

构构件的抗震等级应按表5.4.4确定。 

表5.4.4  钢-混凝土混合结构抗震等级 

结构类型 
抗震烈度 

7度 8度 

型钢(钢管)混

凝土框架-混凝

土剪力墙 

高度 ≤24 25~60 >60 ≤24 25~60 >60 

框架 四 三 二 三 二 一 

剪力墙 三 二 二 二 一 一 

房屋高度（m） ≤130 >130 ≤100 >100 

钢框架—混凝土

核心筒 

钢框架 三 二 

核心筒 一 特一 一 特一 

型钢(钢管)混凝土

框架—混凝土核

心筒 

框架 二 一 一 一 

核心筒 二 一 一 特一 

巨型框架—混凝

土核心筒 

巨型框架 二 一 一 一 

核心筒 二 一 一 特一 

房屋高度（m） ≤150 >150 ≤120 >120 

钢外筒—混凝土

核心筒 

钢外筒 三 二 

核心筒 一 特一 一 特一 

型钢(钢管)混凝土

外筒—混凝土核

心筒 

外筒 二 一 一 一 

核心筒 二 一 一 特一 

注：1.建筑场地为Ⅰ类时，除 6度外应允许按表内降低一度所对应的抗震等级采取抗震构 

造措施，但相应的计算要求不应降低； 

2.高度不超过 60m的框架—核心筒结构，其抗震等级应允许按框架—剪力墙结构采用。 

 

5.4.5 抗震设计时，型钢混凝土柱和混凝土剪力墙的轴压比不宜大于表 5.4.5 的限

值。 

 

 

 

 

 



 34 

 

表 5.4.5  轴压比限值 

轴压比限值 
抗震等级 

特一 一 二 三 

型钢混凝土柱

矩形钢管混凝

土柱 

 0.70 0.80 0.90 

混凝土剪力墙 

混凝土核心筒 
0.4 0.5 0.6 

 

注： 1.  型钢混凝土柱的轴压比可按 5.4.5 公式计算；混凝土墙肢轴压比是指重力

荷载代表值作用下墙肢承受的轴压力设计值与墙肢的全截面面积和混凝土轴

心抗压强度设计值乘积之比值； 

2．框支柱的轴压比限值应比表中数值减少 0.10； 

 3．剪跨比不大于 2 的柱，其轴压比限值应减少 0.05； 

 4．当采用 C60 以上(不含 C60)混凝土时，轴压比限值宜减少 0.05； 

5．当配置螺旋箍筋(箍筋螺距不大于 100mm、直径不小于 12mm)时，轴压比

限值可增加 0.05。 

 )/( aacN AfAfN   (5.4.5) 

式中： N ——型钢混凝土柱的轴压比； 

N——考虑地震组合的柱轴向力设计值； 

A——扣除型钢后的混凝土截面面积； 

cf ——混凝土的轴心抗压强度设计值； 

af ——型钢的抗压强度设计值； 

aA ——型钢的截面面积。 

5.4.6 构件承载力抗震调整系数 RE 应按表 5.4.6-1 及表 5.4.6-2 选用。 
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表 5.4.6-1  型钢混凝土、钢管混凝土及混凝土构件承载力抗震调整系数 RE  

正截面承载力计算 斜截面承载力计算 连接 

型钢混凝土梁 型钢混凝土柱及钢管混凝

土柱 
剪力墙 支撑 各类构件及节点 

焊缝及高强螺

栓 

0.75 0.80 0.85 0.85 0.85 0.90 

注：1. “剪力墙”的含义包括剪力墙内局部部位配置钢板、型钢的钢筋混凝土剪力墙； 

2. “支撑”的含义包括型钢混凝土支撑和钢管混凝土支撑。 

 

表 5.4.6-2  钢构件承载力抗震调整系数 RE  

强度破坏（梁，柱，支撑，节点板件，螺栓，焊

缝） 

屈曲稳定（柱，支撑） 

0.75 0.80 

 

5.4.7 当采用压型钢板混凝土组合楼板时，楼板混凝土可采用轻质混凝土，其强

度等级不应低于 LC25；高层建筑钢-混凝土混合结构的内部隔墙应采用轻质隔

墙。 

5.4.8 高层建筑应采用整体性好、能满足地基承载力和建筑物容许变形要求并能

调节不均匀沉降的基础形式。宜采用桩加承台板或桩加筏板的基础形式。 

5.4.9 高层建筑宜设地下室。承台板板底的埋深不宜小于建筑物室外地面至主屋

面高度的 1/20。  
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6 结构分析 

6.1 结构分析的一般原则 

6.1.1 高层建筑钢－混凝土混合结构的内力和位移一般宜采用弹性方法计算。但

在第二阶段抗震计算时，应采用弹塑性方法。进行弹塑性分析时，构件所用材料

的屈服强度和极限强度宜采用标准值。 

6.1.2 计算高层建筑钢－混凝土混合结构的内力和位移时，一般可假定楼板在其

自身平面内为绝对刚性，并在设计中应采取构造措施保证楼板的整体刚度。 

但对采用楼板局部不连续、开孔面积大和有较长外伸段的楼面，计算时应考

虑楼板平面内的变形。 

6.1.3 当进行混合结构弹性分析时，宜考虑现浇钢筋混凝土楼板与钢梁的共同工

作，且在设计中应使楼板与钢梁间有可靠连接。当进行混合结构弹塑性分析时，

可不考虑楼板与梁的共同工作。 

当进行框架弹性分析时，压型钢板组合楼盖中梁的惯性矩对两侧有楼板的梁

宜取 1.5Ib，对仅一侧有楼板的梁可取 1.2Ib，Ib 为钢梁惯性矩。 

6.1.4 对于混合结构，如果结构布置对称、楼面为刚性，则可将结构各方向的抗侧

力体系分解，分别按平面结构计算；否则，应采用空间结构模型计算。 

6.1.5 进行混合结构分析时，钢结构梁柱宜采用杆单元模型，混凝土墙宜采用墙

板单元模型。 

6.1.6 梁和柱的单元模型除应考虑弯曲变形外，尚宜考虑梁、柱的剪切变形、扭转

变形和柱的轴向变形。 

6.1.7 墙的单元模型应考虑弯曲、剪切、轴向、扭转和翘曲变形。 

6.2 竖向荷载作用下的结构分析 

6.2.1 计算结构内力时，可不考虑楼面活荷载和屋面活荷载的最不利布置，均按

满跨荷载计算。 

6.2.2 对于带加强层高层建筑混合结构，进行竖向荷载作用下结构分析时，应考

虑混凝土收缩、徐变等非荷载效应影响。 

6.3 水平荷载作用下的结构分析 

6.3.1 对于不规则的高层建筑混合结构，进行多遇地震作用下的内力和变形计算

时，应采用不少于两个不同计算程序进行比较分析。 

6.3.2 当高层建筑混合结构在水平地震作用下由重力产生的附加底部倾覆弯矩大

于由水平地震作用产生的底部倾覆弯矩的 10%时，结构分析应考虑重力二阶效
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应的影响。 

6.3.3 对于平面和竖向规则的丙类高层建筑混合结构，且高度不超过 100 m，可按

表 6.3.3 确定罕遇地震作用的弹塑性层间位移。 

对于特别不规则的建筑，乙类和甲类建筑或高度超过 100m 的建筑，宜采用

时程分析法计算罕遇地震下混合结构的弹塑性变形。 

表 6.3.3  钢—混凝土混合结构层间位移角 

结构高度(m) 
_

R  

__

 y 

0.2 0.3 0.4 0.5 

33 

 0.1 1/65 1/100 1/200 1/370 

0.2 1/55 1/100 1/160 1/245 

0.4 1/55 1/100 1/110 1/170 

 0.6 1/50 1/100 1/105 1/170 

66 

 0.1 1/40 1/70 1/150 1/235 

0.2 1/40 1/70 1/145 1/210 

0.4 1/40 1/70 1/105 1/150 

 0.6 1/40 1/60 1/95 1/150 

100 

 0.1 1/40 1/60 1/120 1/160 

0.2 1/40 1/60 1/115 1/150 

0.4 1/40 1/60 1/115 1/145 

 0.6 1/40 1/55 1/100 1/125 

注：1.
__

 y为结构楼层屈服强度系数平均值，
__

 y= n
n

i


1

yi   

    式中
yi ——结构第 i 层屈服强度系数， i =（Vcyi+Vsyi）/VEi 

    vEi——罕遇地震下，结构第 i 层地震作用剪力，可假定结构处于弹性按底部剪

力法计算。 

    vcyi——结构第 i 层混凝土结构部分屈服承载力。 

    vsyi——结构第 i 层钢结构部分屈服承载力。 

    n——结构层数。 

    2．
_

R 为混合结构钢结构部分屈服承载力与混凝土结构部分屈服承载力之比的

平均值，
_

R = nR
n

i

i
1

，式中 Ri= cyiVVsyi
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7 构件设计与构造要求 

7.1 组合梁的设计与构造要求 

7.1.1 一般规定： 

1．对于不直接承受动力荷载的钢－混凝土组合梁结构，强度计算一般按塑性

理论进行，变形计算应按弹性理论进行。按荷载短期效应组合计算时，混凝土截

面宽度除以
E 值换算成钢截面；按荷载长期效应组合计算时，则除以 2

E 值换

算成钢截面(
E 为钢材与混凝土弹性模量比值)。型钢混凝土梁的设计需参考相应

规范。 

2．在组合梁施工阶段，钢梁下无临时施工支撑时，楼层自重及施工荷载由钢

梁单独承受，按 GBJ50017 验算钢梁的承载力、挠度及稳定性。施工完成后，续

加的荷载作用由组合梁截面承受。由此产生的挠度应与施工阶段钢梁由楼层自重

产生的挠度相叠加。 

3．在强度和变形满足的条件下、组合梁交界面上抗剪连接件的纵向水平抗剪

能力不能保证最大弯矩截面上抗弯承载力充分发挥时，可以按照部分抗剪连接进

行设计。这种连接限用于跨度不超过 20m 的等截面组合梁。 

7.1.2 计算原则规定： 

1．组合梁采用塑性分析法分析时，应符合下列规定： 

1) 组合梁混凝土翼缘板的有效宽度 be (见图 7.1.2)应按下式计算： 

 210 bbbbe   (7.1.2-1) 

式中： 0b —钢梁上翼缘或板托顶部宽度。当板托倾角α<450 时，应按α

=450 计算板托顶部宽度。 

1b 、
2b — 梁外侧和内侧的翼缘板计算宽度，各取梁等效跨度 eL 的 1/6。此

外，
1b 尚不应超出翼缘板实际外伸宽度

1s ，
2b 不应超过相邻梁板托

间净距 0s 的 1/2。 

eL — 等效跨度。对于简支组合梁，取为简支组合梁的跨度 l 。对于连续

组合梁，中间跨正弯矩区取为0.6 l ，边跨正弯矩区取为0.8 l ，支座

负弯矩区取为相邻两跨跨度之和的0.2 倍。 
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a 

 

b 

图7.1.2  混凝土翼缘板的有效宽度 

a—无板托组合梁   b—有板托组合梁 

 

2)组合梁承载能力按塑性分析方法进行计算时，连续组合梁和框架组合

梁在竖向荷载作用下的内力采用不考虑混凝土开裂的模型进行弹性分

析，并采用弯矩调幅法考虑负弯矩区混凝土板开裂以及截面塑性发展

的影响，内力调幅系数不宜超过 30%。 

 

2．组合梁采用弹性分析法分析时，应符合下列规定： 

1)采用弹性分析法时受压混凝土翼板有效宽度 eb 应折算成与钢材等效的

换算截面宽度 esb 、 1eb 。 

短期荷载作用下的等效截面宽度： 

 Eees bb /  (7.1.2-2) 

长期荷载作用下的等效截面宽度： 

 Eee bb 2/1   (7.1.2-3) 

式中 eb —混凝土翼板有效宽度，按公式 7.1.2-1 计算； 

E —钢材与混凝土的弹性模量比
cE EE / ，其中 E 为钢材的弹性模量，
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cE 为混凝土的弹性模量。 

2)连续组合梁采用弹性分析法分析内力时，应符合下列规定： 

a. 在正弯矩区段内，对长、短期荷载效应的组合分别采用长、短期荷载

换算截面的刚度； 

b. 负弯矩区段内，可不考虑受拉开裂混凝土翼板对刚度的影响，但应计

入纵向钢筋的作用，其区段长度为距中间支座两侧各 0.15l（l 为梁跨度）。 

3．组合梁上混凝土翼板的计算厚度 1ch 可按以下要求取值： 

1)钢筋混凝土翼板的计算厚度按原厚度 1ch 取值(参见图 7.1.3-1)。 

2)带压型钢板混凝土翼板的组合梁在按塑性理论分析法进行设计时，其

混凝土翼板计算厚度只取压型钢板上翼所浇注的混凝土厚度 ch ，即令

1ch = ch 。 

7.1.3 组合梁正截面抗弯能力计算按以下公式进行： 

1．正弯矩作用时 

1)当 cce fhbAf 1 时，塑性中和轴位于混凝土受压翼板内，为第一类截面

(图 7.1.3-1)。这时 

持久、短暂设计状况： 

 YXfbM ce  (7.1.3-1a) 

抗震设计状况： 

 YXfbM ce

RE

1


  (7.1.3-1b) 

式中： X—组合梁截面塑性中和轴至混凝土翼板顶面的距离，应按下式计算： 

 ce fbAfX /  (7.1.3-2) 

M —全部荷载产生的弯矩设计值； 

A—钢梁截面面积； 

Y —钢梁截面应力合力至混凝土受压区截面应力合力之间的距离； 

cf —混凝土抗压强度设计值； 

eb —混凝土翼缘有效宽度； 
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RE —承载力抗震调整系数，取 0.7。 

 

 

图7.1.3-1  第一类截面计算简图 

 

 

图7.1.3-2  第二类截面计算简图 

 

2)当
cce fhbAf 1 时,塑性中和轴在钢梁截面内，为第二类截面(图 7.1.3-

2)。这时 

  

持久、短暂设计状况： 

211 YfAYfhbM ccce                        (7.1.3-3a) 

抗震设计状况： 

)(
1

211

RE

YfAYfhbM ccce 


                      (7.1.3-3b) 

式中：Ac—钢梁受压区截面面积，按下式计算： 

 )/(5.0 1 ffhbAA ccec   (7.1.3-4) 
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1Y —钢梁受拉区截面应力合力至混凝土翼板截面应力合力之间的距离； 

2Y —钢梁受拉区截面应力合力至钢梁受压区截面应力合力之间的距离。 

2．负弯矩作用时 

持久、短暂设计状况： 

)( rscststp ddfAMM 
                  

(7.1.3-5a) 

抗震设计状况： 

)]([
1

RE

rscststp ddfAMM 


              

(7.1.3-5b) 

 
fcwcsc thddd  1)2/(  (7.1.3-6) 

 ftfAd wststwc 2/  (7.1.3-7) 

 

图7.1.3-3  负弯矩组合梁截面计算简图 

式中：
pM —钢梁对自身塑性中和轴的抗弯能力； 

d —钢梁截面重心至混凝土翼板顶端距离； 

wcd —钢梁截面重心至组合梁截面塑性中和轴距离； 

rd —钢筋截面重心至混凝土翼板顶端的距离； 

ft —钢梁上翼缘板厚度； 

wt —钢梁腹板厚度； 

scd — d 与 2/wcd 的差值； 

stA —负弯矩区混凝土翼板有效宽度范围内的纵向钢筋截面面积； 



 43 

stf —负弯矩区纵向钢筋强度设计值。 

7.1.4 组合梁截面的全部剪力假定仅由钢梁腹板承受，其抗剪能力按下式要求计

算： 

持久、短暂设计状况： 

 vww fthV   (7.1.4-1) 

抗震设计状况： 

 vww fthV
RE

1


  (7.1.4-2) 

式中： wh —钢梁腹板高度； 

vf —钢材抗剪强度设计值； 

V —剪力设计值； 

RE —承载力抗震调整系数，取 0.75。 

7.1.5用塑性设计法计算组合梁强度时，按以下规定考虑弯矩与剪力间的相互 

影响： 

1 受正弯矩的组合梁截面不用考虑弯矩和剪力的相互影响； 

2 受负弯矩的组合梁截面，当剪力设计值 vww fthV 5.0＞ 时，验算负弯矩抗弯承 

载力所用的腹板强度设计值 vf 折减为 vf）（ 1 ，折减系数  按式（7.1.5）计

算；当 vww fthV 5.0 时，可不对腹板强度设计值进行折减。 

2

b ]1)/(V2[  vww fth          (7.1.5) 

7.1.6 组合梁应以支座点至弯矩绝对值最大点或至零弯矩点为界限，划分为若干

剪跨区(图 7.1.6)，进行连接件的抗剪承载力计算。每个剪跨区段内所需配置剪力

连接件的总数 n，可按下式计算： 

 sVVn /
                        

(7.1.6) 

式中，V —每个剪跨区段内，混凝土与钢梁迭合面之间的纵向剪力，应按第 7.1.7

条规定计算； 

sV —每个剪力连接件的受剪强度设计值，应按第 7.1.8 条规定计算。 
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图7.1.6  组合梁剪跨区段的划分 

 

7.1.7 每个剪跨区段内，迭合面上的纵向剪力 V 可按下列公式确定： 

1．正弯矩区段的剪跨： 

当塑性中和轴位于混凝土翼板内时： 

 AfV   (7.1.7-1) 

当塑性中和轴位于钢梁内时： 

 cce fhbV 1  (7.1.7-2) 

2．负弯矩区段的剪跨： 

 stst fAV   (7.1.7-3) 

7.1.8 剪力连接件受剪承载力设计值 Vs 由下列公式确定： 

1．圆柱头焊钉连接件(图 7.1.8a)： 

 atsccss fAfEAV 7.043.0   (7.1.8-1) 

式中： sA —圆柱头焊钉钉杆截面面积； 

atf —圆柱头焊钉极限强度设计值，若 2N/520 mmfat＞ ，取 2N/520 mm ； 

cE —混凝土弹性模量； 

cf —混凝土轴心抗压强度设计值。 

2．槽钢连接件(图 7.1.8b)： 

 cccwfs fELttV )5.0(26.0   (7.1.8-2) 

式中：
ft —槽钢翼缘的平均厚度； 
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wt —槽钢腹板的厚度； 

cL —槽钢的长度。 

3．弯起钢筋连接件(图 7.1.8c)： 

 ststs fAV   (7.1.8-3) 

式中： stA —弯起钢筋截面面积。 

 

(a)焊钉           (b)槽钢              (c)弯筋 

图7.1.8  剪力连接件 

 

7.1.9 当连接件在以下位置时，其受剪承载力设计值 sV ，应予以折减： 

1．位于连续梁中间支座上负弯矩区段内时，应乘以折减系数 0.9； 

2．位于悬臂端负弯矩区段内时，应乘以折减系数 0.8。 

7.1.10 钢梁与组合板构成的组合梁，其迭合面之间的焊钉连接件受剪承载力设计

值 sV 应考虑以下两种情况予以降低(折减系数仅针对式 7.1.8-1 中的 0.43 As Ecfc 

项) 

1．压型钢板肋与钢梁平行(图 7.1.10a)且 5.1/ ar hW 时，应乘以按下式计算

的折减系数 K： 

    0.10.1/)/(6.0  asar hhhWK  (7.1.10-1) 

2．压型钢板肋与钢梁垂直(图 7.1.10b)应乘以按下式计算折减系数 K： 

      rasar nhhhWK /0.1//85.0  ≤1.0 (7.1.10-2) 

式中：
rn —组合梁截面的一个板肋中配置的焊钉总数(当焊钉数超过 3 个时，仍

按 3 个考虑)； 

rW —压型钢板肋的平均宽度，但当采用闭合式压型钢板其肋为上窄下宽

时，则应按上窄宽度计算(图 7.1.10c)； 
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ah —压型钢板高度； 

sh  —焊钉焊接后的高度，但不得大于 ha+75mm。 

 

a                                            b 

 

c 

图7.1.10  钢梁与组合楼板构成的组合梁 

a—压型钢板肋与钢梁平行              b—压型钢板肋与钢梁垂直 

c—压型钢板肋宽Wr的取值 

当布置的焊钉连接件需要同时承受组合梁和组合板在迭合面上的剪力时，

作用于焊钉的剪力合力应按下式计算： 

 221

fVVV   (7.1.10-3) 

式中 1V —焊钉连接件上的剪力合力 

V —组合梁上的纵向剪力 

fV —组合板的纵向剪力 

则每个剪跨区段配置焊钉总数为： 

 
sVVn /1  (7.1.10-4) 

7.1.11 按公式 7.1.6 或 7.1.10-4 求得的 n 个剪力连接件均匀布置于该剪跨区段内。

当该剪跨内有较大集中力作用时，可将连接件总数按各剪力区段的剪力图面积分

配，然后各自均匀布置(图 7.1.11)。 

 )/( 2111 AAnAn   (7.1.11-1) 

 )/( 2122 AAnAn   (7.1.11-2) 
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图7.1.11  集中力作用时剪力连接件的布置图 

 

7.1.12 当剪力连接件的设置受构造等影响不能完全满足公式 7.1.6 计算的要求时，

可采用部分剪力连接设计法，对于单跨简支梁可采用简化塑性理论按下列假定计

算： 

1) 在所计算截面左右两个剪跨内，取连接件受剪承载力设计值之和 nVs

的较小者，作为混凝土翼板中的压力； 

2) 剪力连接件处于理想的塑性状态； 

3) 钢梁与混凝土翼板间产生相对滑移，致使混凝土翼板与钢梁各有其自

身的中和轴。 

1．部分剪力连接组合梁可用于承受静载作用且集中力不大的情况，这时跨度

不应超过 20M，钢梁为常截面梁，其配置的连接件总数 nr 不得小于 0.5n(n 为完

全抗剪连接件总数)。 

2．部分抗剪连接组合梁的抗弯承载力矩 Mr 可近似地由下式决定： 

 ))(/( purpr MMnnMM  , nnr 5.0  (7.1.12-1) 

式中： uM —完全抗剪连接时，组合梁正截面抗弯承载力矩；按第 7.1.3 条规定计

算； 

pM —单独钢梁的抗弯承载力矩； 

rn —部分抗剪连接时，剪跨区段连接件总数。 

3．部分抗剪连接组合梁挠度 vr 可近似按下式计算： 

 )/1)(1/(5.0 nnIIvvv rscr   (7.1.12-2) 

式中v—完全抗剪连接时组合梁的挠度，按 7.1.16 条规定计算； 

scI —组合梁折算截面惯性矩； 

I —钢梁截面惯性矩。 
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7.1.13 混凝土翼板单位梁长纵向界面剪力设计值 Vl 可由下列公式确定(图 7.1.13-

1)。 

 

图7.1.13-1  V1计算简图 

 

1．包络连接件的纵向界面(图 7.1.13-2 中的 c-c) 

 isi aVnV /1   (7.1.13-1) 

2．混凝土翼板纵向界面(图 7.1.13-2 中的 a-a) 

 eisi babVnV /11   (7.1.13-2) 

 eisi babVnV /21   (7.1.13-3) 

1V 取两者中较大者 

式中：
1V —混凝土翼板单位梁上纵向界面剪力，以 N/mm 计； 

in —一个横截面上连接件的个数； 

sV —一个连接件的剪力强度设计值； 

ia —连接件纵向间距； 

eb —组合梁的有效宽度； 

1b 、
2b —在有效宽度范围内梁侧的翼板宽度，设计时取两者中较大者。 
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（a） 

 

  （b）  

 

  （c） 

图7.1.13-2  组合梁混凝土翼板与板托纵向受剪面及横向钢筋 

a—无板托时  b—有板托时 
c—与钢梁平行的“压型钢板-混凝土”翼缘板 

 

7.1.14 板托与混凝土翼板纵向界面抗剪承载力应符合下列规定： 

 
stess fALSKV 7.011   (7.1.14-1) 

 cs fLKV 21   (7.1.14-2) 

式中： sL —纵向受剪界面的周边长度，按图 7.1.13-2 中的剖面 a-a、b-b、c-c 连线

在抗剪连接件以外的最短长度取值（mm）； 

sS —单位应力 1N/mm2； 

1K —采用普通混凝土时为 0.9，采用轻质混凝土时为 0.7； 

2K —采用普通混凝土时为 0.19，采用轻质混凝土时为 0.15； 
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eA —单位梁长纵向受剪界面上与界面相交的横向钢筋截面面积

(mm2/mm),按图 7.1.13-2 及下列规定采用： 

1．对混凝土翼板纵向界面(图 7.1.13-2 中 a-a)： 

 tbe AAA   (7.1.14-3) 

2．对无板托的连接件包络界面(图 7.1.13-2 中 b-b)： 

 be AA 2  (7.1.14-4) 

式中：Ab—单位长度组合梁翼板底部钢筋截面面积； 

At—单位长度组合梁翼板上部钢筋截面面积。 

3．对有板托的连接件包络界面(图 7.1.13-2 中 c-c)： 

)(2 bhe AAA                            (7.1.14-5) 

式中：Ah—单位长度组合梁板托横向钢筋截面面积。 

7.1.15 横向钢筋的最小配筋量应满足下列条件： 

 75.0/ ssste LSfA  (7.1.15) 

7.1.16 组合梁的挠度 V 应分别按荷载短期和长期效应组合进行计算，取其中不利

者不应超过现行国家标准 GB50017 规定的容许值  V 。 

  Vvvs ).max( L  (7.1.16) 

式中： sv —采用荷载短期效应组合设计值 Ss 与相应换算截面刚度 Bs 计算的挠度

值； 

lv —采用荷载长期效应组合设计值 S1 与相应换算截面度 B1 计算的挠度值； 

简支均布荷载下的挠度： BSLv 384/5 4 ； 

简支跨中集中荷载下的挠度： BSLv 48/3 ； 

当计算荷载短期效应组合下的挠度时，计算式中刚度 B 值采用相应换算截面刚

度 Bs(见 7.1.1 条)，荷载 S 采用短期效应组合 Ss。 

当计算荷载长期效应组合下的挠度时，计算式中刚度 B 值采用相应换算截面刚

度 Bl(见 7.1.1 条)，荷载 S 采用长期效应组合 S1。 

7.1.17组合梁负弯矩区段混凝土在正常使用极限状态下考虑长期作用影响的最 
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大裂缝宽度wmax应按现行国家标准《混凝土结构设计规范》GB50010 的规定按 

轴心受拉构件进行计算。 

7.1.18 连续组合梁负弯矩区段内混凝土最大裂缝宽度 wlim 允许值应按照现行国

家标准《混凝土结构设计规范》（GB50010）的规定。 

7.1.19 连续组合梁在负弯矩区段钢梁受压翼缘的稳定性及梁的局部稳定应按

GB50017 的规定进行计算。 

7.1.20 组合梁的构造要求 

1．组合梁截面高跨比 h/L 不宜小于 1/15~1/16。组合梁截面的总高度不应超

过钢梁截面高度的 2.0 倍。混凝土板托高度不应超过混凝土翼板厚度的 1.5 倍。

板托顶面宽度不应小于板托高度的 1.5 倍。 

2．连续组合梁在中间支座负弯矩区的上部纵向钢筋，应伸过梁的反弯点，并

留有足够的锚固长度或弯钩；下部纵向钢筋在支座处必须连续配置，不允许中断。 

3．剪力连接件的设置应符合以下规定： 

1)连接件抗掀起端头底部(如锚杆或锚环内侧、焊钉圆柱头底部、槽钢上

翼缘内侧等)至翼缘底部钢筋的距离不得小于 30 mm； 

2)连接件的最大间距不得大于混凝土翼板厚度的 3 倍，且不得大于

300mm； 

3)连接件的外侧边至钢梁上翼缘侧边的距离应不小于 20mm ； 

4)连接件的外侧边缘至混凝土翼板边缘间的距离不应小于 100mm； 

5)连接件顶面的混凝土保护层厚度不应小于 15mm。 

4．组合梁焊钉连接件的设置，除应满足上述第三款外，尚应符合以下规定： 

1)焊于钢梁受拉翼缘的焊钉直径，不得大于翼缘板厚度的 1.5 倍；而焊于

无拉应力部位的焊钉直径，不得大于翼缘板厚度的 2.5 倍。 

2)焊钉长度不应小于其杆径的 4 倍。 

3)沿梁轴线方向布置的焊钉间距不得小于 6d(d 为焊钉直径)；而垂直轴线

布置的焊钉间距不得小于 4d； 

4)用于穿透压型钢板焊于钢梁的焊钉直径不得大于 19mm，混凝土凸肋 

宽度不应小于焊钉杆直径的 2.5 倍；焊钉高度不应小于（ha+30）mm，

且不应大于（ha+75）mm。 

5．槽钢剪力连接件的开口方向应指向纵向水平剪力方向；槽钢剪力连接件一

般采用 Q235，截面不宜大于[ 12.6。 

6．弯起钢筋连接件，除应满足上述第三款外，尚应符合下列规定： 

1)在钢梁上以成对设置为宜，沿梁轴线方向布置的间距不应小于混凝土

翼板(包括板托)厚度的 0.7 倍； 

2)弯起钢筋长度不应小于其直径的 25 倍（I 级钢筋另加弯钩）其中水平
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段长度不宜小于其直径的 10 倍； 

3)弯起钢筋弯起角度以 45°为宜，弯折方向应指向纵向水平剪力方向，

在跨中纵向水平剪力方向变化处，在两个方向都必须设置弯起钢筋。 

7．组合梁板托外形尺寸应符合以下规定(图 7.1.20-1) 

1)板托边距连接件外侧距离不得小于 40mm ； 

2)板托外形轮廓应在自连接件根部起的 45°角界限之外。 

 

图7.1.20-1  组合梁板托外形尺寸 

1-弯筋 

 

8．板托中横向钢筋下部水平段距钢梁上翼缘应小于 50mm;连接件抗掀起端

底面高出横向钢筋下部水平段的距离 e 不得小于 30mm，而横向钢筋间距不应大

于 4e，且不应大于 200mm 。 

9．组合梁楼层的主、次梁连接方式，可采用平接或叠接(图 7.1.20-2)。 

10. 其他连接构造(保护层、焊钉至板边的距离等)按现行国家标准。 

 

（a）                       （b）                      （c）  

图7.1.20-2  组合梁主、次梁连接形式简图 

（a）平接  （b）平接 （c）叠接 

1-主梁；2-次梁；3-支承角钢；4-高强螺栓连接；5-连接盖板 

 

7.2 钢柱的设计与构造要求 

7.2.1 钢柱的强度和稳定性计算按国家标准<<钢结构设计规范>>(GB50017)的规

定。非抗震设计时，钢材的强度设计值应除以结构重要性系数；抗震设计时，钢

材的强度设计值应除以承载力抗震调整系数 REr ， REr 在验算强度时取 0.75，验算
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稳定时取 0.80，截面塑性发展系数取为 0.1 yx rr 。 

7.2.2 轴心受压构件稳定系数 按国家标准《钢结构设计规范》(GBJ50017)规定采

用；对于板厚 mmt 40 的 H 形截面柱和箱形截面柱，应按表 7.3.2 的截面分类选

用相应的 值。d 类截面的稳定系数 按《钢结构设计规范》(GB50017)采用。 

表 7.3.2  轴心受压构件的截面分类 

构件类别 Φx(强轴) Φy(弱轴) 

轧制 H 型钢 

(b/h>0.8) 

40<t≤80 b c 

t>80 c d 

焊接 H 型钢 
焰切边 t≥40 b b 

轧制边 t≥40 c d 

焊接箱型截面 
b/t>20 b b 

b/t≤20 c c 

 

7.2.3 节点左右梁端和上下柱端的全塑性承载力，除下列情况之一外，应符合

(7.2.3-1)式要求： 

1）柱所在楼层的受剪承载力比相邻上一层的受剪承载力高出 25%; 

2）柱轴压比不超过 0.4，或 2 cN A f  （ 2N 为 2 倍地震作用下的组合轴力

设计值）； 

3）与支撑斜杆相连的节点。 

框架柱节点域的屈服承载力应符合式(7.2.3-2)的要求。 

   ybpbaycpc fWfW  )(  (7.2.3-1) 

 / (4 / 3)pb yb p yvW f V f   (7.2.3-2) 

式中： pcW ﹑ pbW —分别为交汇于节点的柱和梁的截面塑性抵抗矩； 

ycf ﹑ ybf —分别为柱和梁的钢材屈服强度； 

a —在多遇地震效应组合下的轴向力引起的柱平均轴向应力。 

—强柱系数，一级取 1.15，二级取 1.10，三级取 1.05； 

pV —节点域的体积，对工字形柱 wcbp thhV  ，对箱形柱 wcbp thhV 8.1 ； 
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yvf —钢材的屈服抗剪强度，取钢材屈服强度的 0.58 倍； 

 —折减系数，一、二级抗震取 0.7，三级抗震取 0.6。 

7.2.4 柱的计算长度系数按下列规定确定： 

一、结构分析时如考虑 P-效应，则柱的计算长度系数取为 1.0。此时 

1．计算重力作用下的结构内力，应在各楼层位置附加 1/1000 的该楼层重力

作为水平力，进行二阶分析； 

2．计算风荷载或地震作用下的结构内力，应考虑重力产生的二阶效应影响，

进行二阶分析。 

3．在水平荷载作用下，由楼层重力产生的二阶效应影响可用下列公式进行

近似计算： 

 SS i  (7.2.4-1) 

式中 

S——结构在水平荷载作用下按一阶弹性分析求得的各杆件内力； 

S ——考虑二阶效应影响的各杆件内力； 

i ——考虑二阶效应第 i 层杆件内力增大系数； 

 











hH

uN
i

1

1
  (7.2.4-2) 

N ——所计算楼层以上各楼层重力设计值之和； 

H ——所计算楼层以上各楼层的水平力之和； 

u ——在水平力作用下按一阶弹性分析求得的所计算楼层的层间侧移； 

h——所计算楼层的层高。 

二、结构分析时如不考虑 P-效应，则 

1．当钢梁与柱刚接时，柱的计算长度系数按下列公式计算 

当 0≤K≤1 时 

 μ= 001 )(   K  (7.2.4-3) 

当 K＞1 时 

如果 K 1 ≤0.5 或 K 2 ≤0.5 
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 1

/1

10/1

1 )( 



 




  K

   1＜K≤10  (7.2.4-4) 

 μ=  K＞10   (7.2.4-5) 

如果 K 1 ＞0.5 或 K 2 ＞0.5 

 1

/1

30/1

1 )( 



 




  K

   1＜K≤30   (7.2.4-6) 

   K＞30 (7.2.4-7) 

式中 

 
2121

2121

28.1)(23

64.0)(4.13

KKKK

KKKK




  (7.2.4-8) 

 
2121

2121
1

06.37)(36.71

65.35)(8.1214.3

KKKK

KKKK




  (7.2.4-9) 

 
2121

2121
0

5.7

5.7)(46.1

KKKK

KKKK




  (7.2.4-10) 

 为与 K 1﹑K 2 有关的系数，由表 7.2.4 确定 

表 7.2.4   值 

 K 1  

K 2  

 
 0 

 
0.05 

 
0.1 

 
0.2 

 
0.3 

 
0.4 

 
     0.5 

 
 1 

 
 2 

 
 3 

 
 4 

 
5 

 
 10 

 
 20 

 
  

 0 
 0.05 
 0.1 
 0.2      
 0.3  
 0.4  
 0.5  

0.270 
0.184 
0.139 
0.110 
0.054 
0.037 
0.026 

0.184 
0.136 
0.107 
0.075 
0.053 
0.037 
0.026 

0.139 
0.107 
0.087 
0.064 
0.049 
0.038 
0.028 

0.110 
0.075 
0.064 
0.050 
0.041 
0.034 
0.028 

0.054 
0.053 
0.049 
0.041 
0.035 
0.029 
0.025 

0.037 
0.037 
0.038 
0.034 
0.029 
0.025 
0.022 

0.026 
0.026 
0.028 
0.028 
0.025 
0.022 
0.020 

0.251 
0.267 
0.288 
0.324 
0.315 
0.293 
 
0.277 
0.146 
0.056 
0.040 
0.033 
0.030 
0.023 
0.020 
0.010 

0.135 
0.121 
0.123 
0.141 
0.152 
0.152 
 
0.146 
0.089 
0.039 
0.029 
0.024 
0.022 
0.017 
0.013 
0.006 

0.086 
0.080 
0.073 
0.067 
0.062 
0.058 
 
0.056 
0.039 
0.024 
0.018 
0.016 
0.014 
0.005 
0.002 
0.001 

0.048 
0.055 
0.057 
0.050 
0.046 
0.043 
 
0.040 
0.029 
0.018 
0.014 
0.009 
0.006 
0.002 
0.001 
0.001 

0.033 
0.037 
0.043 
0.043 
0.039 
0.036 
 
0.033 
0.024 
0.016 
0.009 
0.004 
0.002 
0.001 
0.001 
0.001 

0.029 
0.028 
0.032 
0.039 
0.035 
0.032 
 
0.030 
0.022 
0.014 
0.006 
0.002 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 

0.026 
0.019 
0.016 
0.021 
0.026 
0.026 
 
0.023 
0.017 
0.005 
0.002 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 

0.024 
0.017 
0.014 
0.013 
0.016 
0.019 
 
0.020 
0.013 
0.002 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 

0.022 
0.016 
0.012 
0.009 
0.008 
0.010 
 
0.010 
0.006 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 
0.001 

 0.5  
 1  
 2  
 3  
 4  
 5  
 10  
 20  
  

0.251 
0.135 
0.086 
0.048 
0.033 
0.029 
0.026 
0.024 
0.022 

0.267 
0.121 
0.080 
0.055 
0.037 
0.028 
0.019 
0.017 
0.016 

0.288 
0.128 
0.073 
0.057 
0.043 
0.032 
0.016 
0.014 
0.012 

0.324 
0.141 
0.067 
0.050 
0.043 
0.039 
0.021 
0.013 
0.009 

0.315 
0.152 
0.062 
0.046 
0.039 
0.035 
0.026 
0.016 
0.008 

0.293 
0.152 
0.058 
0.043 
0.036 
0.032 
0.026 
0.019 
0.010 

 

注：粗线以内用于 5.01 K 且 5.02 K ，表内中间值可采用插值法求得 
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K 1 =



c

g

i

i

1

1
K 2 =




c

g

i

i

2

2
K=

ci

BL2

B = b

c

c B
D

D


 

 ci1 ﹑ ci2
为相交于柱上﹐下端的柱线刚度之和； 

 gi1 ﹑ gi2
为相交于柱上﹐下端的横梁线刚度之和； 

ci —柱的线刚度； 

L —柱的长度； 

cD —柱的侧移刚度﹐可按 D 值法确定； 

 cD —该层所有柱的侧移刚度之和； 

bB —剪力墙或和支撑所提供的柱所在楼层的层间侧移刚度﹐可按结构在倒三角形

水平力作用下的楼层剪力除以该层层间位移所得值﹐减去该层的 cD 确定。 

 

2．当钢梁与柱铰接时，柱的计算长度系数的计算公式与梁与柱刚接时相同，

但计算 K1、K2 时，与柱铰接梁的线刚度 i1g或 i1g 取为零。 

7.2.5 柱的板件宽厚比不应大于表 7.2.5 规定的限值。 

表 7.2.5  框架柱板件宽厚比限值 

截面类别 

板件名称 

A B C 

工字形截面翼缘外伸部分 10 13 15 

箱形截面壁板 35 37 40 

工字形截面腹板 43 43 45 

注：1. 表中数值适用于 Q235 钢，当钢材为其它牌号时，应乘以 235 / yf  

 2. 塑性铰区构件截面类别中，A 类指该类别截面能够形成具有足够转动能力的塑

性铰；B 类指该类别截面能够达到塑性抗弯承载力，但转动能力有限；C 类指该

类别截面受压边缘能够达到屈服强度，但因发生局部屈曲而无法达到塑性抗弯

承载力。 

 

7.2.6 框架柱梁柱连接处，柱上应设置与梁上下翼缘位置对应的加劲肋。H 形截
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面柱和箱形截面柱腹板在节点域应符合下列要求： 

 t wc ≥
90

ocob hh 
 (7.2.6-1) 

 
vpb fVM )3/4(/   (7.2.6-2) 

式中： t wc —柱在节点域的腹板厚度，当为箱形柱时仍取一块腹板的厚度； 

h ob—梁腹板高度； 

h oc —柱腹板高度。 

 bM —节点域两侧梁的弯矩设计值的代数和； 

pV —节点域的体积，对工字形柱 wcbp thhV  ，对箱形柱 wcbp thhV 8.1 ； 

vf —钢材的抗剪强度设计值，抗震设计时，应除以承载力调整系数 REr 。 

7.2.7 柱的长细比一级不应大于 60 yf/235 ，二级不应大于 80 yf/235 ，三级不

应大于 100 yf/235 。 

7.3 钢管混凝土柱的设计与构造要求 

7.3.1 钢管混凝土柱可分为圆形钢管混凝土柱和矩形钢管混凝土柱。 

7.3.2 圆形钢管混凝土柱的组合轴心抗压强度设计值 scf 应按下式计算： 

 scf = 1hK cK  (1.212+ s 0 + c

2

0 ) cf  (7.3.2-1) 

 s =0.1759 yf /235+0.974 (7.3.2-2) 

 c =―0.1038 ckf /20+0.0309   (7.3.2-3) 

 0 = fs / cf  (7.3.2-4) 

 s =A s /A c  (7.3.2-5) 

式中： ckf ， cf —混凝土的轴心抗压强度标准值和设计值； 

yf —钢材的屈服强度； 
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s —构件截面含钢率； 

0 —构件截面的套箍系数设计值； 

A s ，A c —钢管和混凝土的截面面积； 

s ， c —计算系数； 

1hK —换算系数，对第一组钢材 1hK =1.0;对第二组钢材 Q235﹑Q345 钢 1hK

=0.96，Q390 钢 1hK =0.94; 

cK —混凝土徐变影响折减系数，见第 7.3.3 条。 

7.3.3 对圆形钢管混凝土轴压和e / 0r ≤0.3 的偏压构件，当永久荷载引起的轴力占

全部轴力的 30%及以上时，混凝土徐变影响折减系数 cK 按下表取值。 

表 7.3.3  徐变影响折减系数 cK  

构件长细比 

  

永久荷载引起的轴力占全部轴力的比例 

% 

30 50 ≥70 

50≤ ≤70 

70≤ ≤120 

0.90 

0.85 

0.85 

0.80 
0.80 

0.75 

注：表内中间值可采用插值法求得 

构件长细比 应按下式计算： 

dL /4 0                                (7.3.3) 

式中： 0L —构件的计算长度； 

d —钢管的外直径。 

7.3.4 圆形钢管混凝土组合抗剪强度设计值 scvf 应按下式计算： 

   scshscv fKf
125.0

0

5.1

1 25.0385.0   (7.3.4) 

7.3.5 圆形钢管混凝土柱的刚度，可按下列规定取值: 

轴向刚度 scsc AEEA   (7.3.5-1) 
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弯曲刚度 0scscmIEEI   (7.3.5-2) 

 schscm EKE 2  (7.3.5-3) 

 scssc II )94.066.0(0   (7.3.5-4) 

式中： scmE —圆形钢管混凝土组合抗弯弹性模量； 

scE —圆形钢管混凝土组合轴压弹性模量，见表 7.3.5-1； 

0scI —圆形钢管混凝土柱截面有效惯性矩； 

2hK —换算系数见表 7.3.5-2； 

scA —圆形钢管混凝土柱截面面积， scA = 4/2d ； 

scI —圆形钢管混凝土柱截面惯性矩， scI = 64/4d 。 

表 7.3.5-1  圆形钢管混凝土组合轴压弹性模量 scE  

钢材 Q235 Q345 Q390 

混凝土 C30 C40 C50 C60 C30 C40 C50 C60 C30 C40 C50 C60 

 

 

 

 

 

 

 

 

S

 

0.04 

0.05 

0.06 

0.07 

0.08 

0.09 

0.10 

0.11 

0.12 

0.13 

0.14 

0.15 

0.16 

0.17 

0.18 

0.19 

0.20 

30896 

33139 

35346 

37517 

39653 

41753 

43816 

45845 

47837 

49793 

51714 

53599 

55448 

57261 

59038 

60780 

62485 

38197 

40423 

42609 

44755 

46862 

48929 

50956 

52944 

54892 

56800 

58669 

60498 

62287 

64036 

65746 

67417 

69047 

43790 

46007 

48183 

50317 

52410 

54461 

56471 

58440 

60366 

62252 

64095 

65898 

67658 

69378 

71055 

72691 

74286 

50248 

52458 

54626 

56750 

58832 

60871 

62866 

64819 

66728 

68595 

70418 

72199 

73936 

75631 

77282 

78891 

80456 

27822 

30471 

33060 

35590 

38061 

40471 

42822 

45114 

47346 

49519 

51632 

53686 

55680 

57614 

59489 

61305 

63060 

33426 

36046 

38600 

41088 

43510 

45867 

48157 

50381 

52540 

54633 

56659 

58620 

60515 

62344 

64106 

65803 

67435 

37725 

40331 

42869 

45337 

47736 

50067 

52328 

54520 

56644 

58698 

60683 

62600 

64447 

66226 

67935 

69575 

71147 

42695 

45290 

47813 

50265 

52646 

54955 

57193 

59359 

61454 

63477 

65429 

67309 

69118 

70855 

72521 

74115 

75638 

27409 

30232 

32983 

35665 

38275 

40816 

43285 

45685 

48013 

50272 

52459 

54577 

56623 

58599 

60505 

62340 

64105 

32590 

35378 

38088 

40720 

43274 

45750 

48147 

50467 

52708 

54872 

56957 

58964 

60894 

62749 

64518 

66212 

67829 

36568 

39340 

42031 

44639 

47166 

49611 

51974 

54256 

56455 

58573 

60610 

62565 

64438 

66229 

67938 

69566 

71112 

41169 

43928 

46602 

49191 

51696 

54116 

56451 

58702 

60867 

62949 

64945 

66857 

68684 

70427 

72085 

73658 

75147 

 



 60 

注：表内中间值可采用插值法求得。 

表 7.3.5-2  2hK 系数 

混凝土 

 

S  

C30 C40 C50 C60 

   0.04 

   0.05 

   0.06 

   0.07 

   0.08 

   0.09 

   0.10 

   0.11 

   0.12 

   0.13 

   0.14 

   0.15 

   0.16 

   0.17 

   0.18 

   0.19 

   0.20 

   1.187 

   1.223 

   1.255 

   1.285 

   1.312 

   1.337 

   1.360 

   1.381 

   1.401 

   1.419 

   1.436 

   1.451 

   1.466 

   1.479 

   1.492 

   1.503 

   1.514 

   1.173 

   1.207 

   1.238 

   1.266 

   1.292 

   1.316 

   1.338 

   1.359 

   1.378 

   1.396 

   1.412 

   1.427 

   1.442 

   1.455 

   1.467 

   1.479 

   1.490 

   1.163 

   1.195 

   1.225 

   1.252 

   1.277 

   1.301 

   1.322 

   1.342 

   1.361 

   1.378 

   1.394 

   1.410 

   1.424 

   1.437 

   1.449 

   1.461 

   1.471 

   1.156 

   1.187 

   1.216 

   1.243 

   1.267 

   1.290 

   1.311 

   1.331 

   1.349 

   1.366 

   1.382 

   1.397 

   1.411 

   1.424 

   1.436 

   1.447 

   1.458 

 

7.3.6 圆形钢管混凝土柱轴心受压承载力应按下式计算： 

 强度计算N ≤ uN  (7.3.6-1) 

 稳定计算N ≤ uN  (7.3.6-2) 

 scscu fAN   (7.3.6-3) 

式中： —轴心受压稳定系数，见表 7.3.6； 

scA —钢管混凝土的截面面积； 

scf —钢管混凝土的组合轴心抗压强度设计值，抗震设计时，应除以承载

力抗震调整系数 RE 。 
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表 7.3.6  钢管混凝土轴心受压杆件稳定系数  

 =4L 0 /d 
Q235 钢 Q345 钢 Q390 钢 

   10 

   20 

   30 

   40 

   50 

   60 

   70 

   80 

   90 

   100 

   110 

   120 

   130 

   140 

   150 

   1.000 

   0.998 

   0.989 

   0.972 

   0.946 

   0.912 

   0.860 

   0.819 

   0.760 

   0.692 

   0.617 

   0.521 

   0.444 

   0.383 

   0.333 

   1.000 

   0.998 

   0.987 

   0.966 

   0.935 

   0.895 

   0.844 

   0.783 

   0.712 

   0.632 

   0.541 

   0.455 

   0.387 

   0.334 

   0.291 

   1.000 

   0.998 

   0.987 

   0.966 

   0.934 

   0.892 

   0.840 

   0.778 

   0.705 

   0.622 

   0.529 

   0.444 

   0.379 

   0.327 

   0.284 

注：表内中间值可采用插值法求得。 

 

7.3.7 圆形钢管混凝土柱承受压﹑弯﹑剪及共同作用时，其承载力应符合下列要

求： 

1．构件的强度承载力按下列各式验算： 

当 N / scA ≥0.2  2/1 scvscV fAV  scf 时 

 

24.1

07.1 






















scvscVuu fA

V

M

M

N

N


≤1  (7.3.7-1) 

当 N / scA ＜0.2  2/1 scvscV fAV  scf 时 

 

24.1

4.1 






















scvscVuu fA

V

M

M

N

N


≤1  (7.3.7-2) 

 scscmu fWM   (7.3.7-3) 

2．构件的稳定承载力按下列各式验算： 

当 N / scA ≥0.2  2/1 scvscV fAV   scf 时 
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 

24.1

/4.01071.1 






















scvscVuE

m

u fA

V

MNN

M

N

N






≤1  (7.3.7-3) 

当 N / scA ＜0.2  2/1 scvscV fAV   scf 时 

 

24.1

/4.014.1 






















scvscVuE

m

u fA

V

MNN

M

N

N






≤1  (7.3.7-4) 

式中： EN —欧拉临界力，  /2

scscmE AEN  ； 

scW —构件截面抵抗矩； 

m —等效弯矩系数，按 GBJ50017 的规定取值； 

m —构件截面抗弯塑性发展系数，当 85.0 时， m =1.4，当

85.0  时， m =1.2； 

V —构件截面抗剪塑性发展系数，当 85.0 时， V =0.8，当 85.0  

时， V =1.0； 

SCVf —钢管混凝土的组合抗剪强度设计值，抗震设计时，应除以承载

力抗震调整系数 RE =0.80； 

 —构件截面的套箍系数标准值， ckys ff /  ，不宜小于 0.5；圆形

钢管混凝土框架柱，为保证延性，构件截面的套箍系数标准值

不宜小于 0.90。 

7.3.8 圆形钢管混凝土柱轴心受拉承载力应按下式计算: 

 N≤ snAf  (7.3.8) 

式中：N—轴向拉力设计值； 

snA —钢管净面积； 

f —钢材的抗拉强度设计值，抗震设计时，应除以承载力抗震调整系数

RE =0.80。 
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7.3.9 圆形钢管混凝土柱承受拉﹑弯作用时，其承载力应按符合下列要求： 

 
usn M

M

fA

N
 ≤1  (7.3.9) 

式中：f —钢材的抗拉强度设计值，抗震设计时，应除以承载力抗震调整系数 RE

=0.80； 

7.3.10 矩形钢管混凝土柱的刚度，可按下列规定取值: 

轴向刚度 ccss AEAEEA   (7.3.10-1) 

弯曲刚度 0.8s s c cEI E I E I   (7.3.10-2) 

式中： sA ﹑ sI —分别为矩形钢管截面面积和惯性矩； 

cA ﹑ cI —分别为矩形钢管内混凝土截面面积和惯性矩。 

7.3.11 矩形钢管混凝土柱轴心受压承载力应按下式计算： 

强度计算 N ≤ uN  (7.3.11-1) 

稳定计算 N ≤ uN  (7.3.11-2) 

 uN
ccS AfAf   (7.3.11-3) 

式中 —轴心受压稳定系数，按第 7.3.12 条取值； 

f ﹑ cf —分别为矩形钢管和混凝土的抗压强度设计值，抗震设计时，应

除以承载力抗震调整系数 RE =0.80。 

7.3.12 矩形钢管混凝土柱轴心受压稳定系数 ，应按下式计算： 

当 215.0 时 265.01    

当 215.0 时 

    







 2222

2
4300.0965.0300.0965.0

2

1



  (7.3.12-1) 
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S

y

E

f




   (7.3.12-2) 

  /0l  (7.3.12-3) 

 
ffAA

EEII

ccS

SccS

/

/




  (7.3.12-4)  

式中： —相对长细比。 

7.3.13 矩形钢管混凝土柱承受压﹑弯作用时，其承载力应符合下列要求： 

1．构件的强度承载力应分别满足下列各式： 

 ))(1(
uy

y

ux

x

c

u M

M

M

M

N

N
  ≤1  (7.3.13-1) 

 
uy

y

ux

x

M

M

M

M
 ≤1  (7.3.13-2) 

 fdtBtdtDAM nxnxSux )]()2(5.0[   (7.3.13-3) 

 

t
f

f
tB

BtA
d

c

S

nx

4)2(

2




  (7.3.13-4) 

式中：D﹑ B —分别为矩形钢管混凝土柱截面垂直和平行 x轴的边长； 

nxd ﹑ nyd —分别为管内混凝土绕 x ﹑ y 主轴的受压区高度； nyd 按式

(7.3.13-4)计算，式中 B 由D 代入； 

t —钢管壁厚； 

c —混凝土工作承担系数，
ccS

cc

c
fAfA

fA


 ； 

xM ﹑ yM —分别为绕 x﹑ y 主轴作用的弯矩设计值； 

xuM ﹑
yuM —分别为绕 x﹑ y 主轴的抗弯承载力设计值； uyM 按式(7.3.13-

3)计算，式中 B 由D 代入，式中D 由 B 代入。 

2．构件的稳定承载力应分别满足下列各式： 

1)计算绕 x轴的稳定性 
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 1
4.1

)8.01(

)1( 




uy

yy

ux

Ex

xx

c

ux M

M

M
N

N

M

N

N 



 (7.3.13-5) 

 1
4.1

)8.01(



 uy

yy

ux

Ex

xx

M

M

M
N

N

M 
 (7.3.13-6) 

 
f

E
NN

x

S
uEx 2

2




  (7.3.13-7) 

2)计算绕 y 轴的稳定性 

 1
4.1

)8.01(

)1( 




ux

xx

uy

Ey

yy

c

uy M

M

M
N

N

M

N

N 



 (7.3.13-8) 

 1
4.1

)8.01(



 ux

xx

uy

Ey

yy

M

M

M
N

N

M 
 (7.3.13-9) 

式中： ExN ﹑ EyN —分别为绕 x﹑ y 轴的欧拉临界力； EyN 按式(7.3.13-7)计算，式

中 x 由 y 代入； 

x ﹑ y —分别为绕 x﹑ y 轴的轴心受压稳定系数，按第 7.3.12 条规定计

算； 

x ﹑ y —分别为对应计算稳定方向的平面内和平面外的等效弯矩系数，

取值方法可同钢柱。 

7.3.14 方形钢管混凝土柱轴心受拉承载力应按下式计算: 

 N≤ snAf  (7.3.14) 

式中：N—轴向拉力设计值； 

 

snf —钢管净面积； 

f —钢材的抗拉强度设计值，抗震设计时，应除以承载力抗震调整系数
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RE =0.75。 

7.3.15 方形钢管混凝土柱承受拉﹑弯作用时，其承载力应按符合下列要求: 

 
uy

y

ux

x

sn M

M

M

M

fA

N
 ≤1  (7.3.15) 

式中：f —钢材的抗拉强度设计值，抗震设计时，应除以承载力抗震调整系数 RE

=0.80。 

7.3.16 抗震设计时，节点左右梁端和上下柱端的全塑性承载力，除下列情况之一

外，宜符合(7.3.16-1，7.3.16-2)式要求： 

1）柱所在楼层的受剪承载力比相邻上一层的受剪承载力高出 25%; 

2）柱轴压比不超过 0.4，或 2 cN A f  （ 2N 为 2 倍地震作用下的组合轴力

设计值）； 

     3）与支撑斜杆相连的节点。 

 
c

uk

uk

M

N

N




1
)1(  Pb ybW f   (7.3.16-1) 

  ukM 
Pb ybW f  (7.3.16-2) 

式中： PbW —为交汇于节点处梁的截面塑性抵抗矩； 

ybf —为梁的钢材屈服强度； 

—强柱系数，一级取 1.15，二级取 1.10，三级取 1.05； 

ukN ﹑ ukM —分别为交汇于节点处柱的截面抗压和全塑性受弯承载力标

准值;分别按 uN ﹑ uM 公式计算，各式中 sf 由 yf 代替， cf 由 ckf 代替。 

7.3.17 钢管混凝土柱的计算长度系数按 7.2.4 条规定取值。 

7.3.18 钢管混凝土柱矩形钢管短边和圆形钢管外径不宜小于 400mm，钢管壁厚不

宜小于 8mm。矩形钢管截面的高宽比不宜大于 2。钢管管壁板件的厚度，应不小

于表 7.3.18 的规定。 

 

 

 



 67 

表 7.3.18  钢管管壁板件宽厚比限值 

 

构件类型 

矩形钢管 圆形钢管 

tB /  th /  tD /  

轴压 60  60  

85  

弯曲 60  150  

压弯 60  

当 1 0 时 

30(0.9 8.27.12   ) 

当 0 1 时 

30(0.74 8.244.12   ) 

注：
yf/235 , yf —钢材屈服强度, 12 /   

1 ﹑ 2 —分别为板件最外边缘的最大和最小应力, 并取压应力为正, 拉应力

为负, 轴压时 =1.0, 纯弯时 =-1.0。 

 

7.3.19 钢管混凝土框架梁柱连接处，柱内或柱外应设置与梁上下翼缘位置对应的

加劲肋。加劲肋设置于柱内时，应留孔以利混凝土浇灌。加劲肋设置于柱外时，

应形成加劲环板。 

7.3.20 钢管混凝土框架柱的长细比不宜大于 80。 

7.3.21 矩形钢管混凝土框架柱，为保证延性，混凝土工作承担系数 c 不宜大于表

7.3.21 的限值。 

表 7.3.21  混凝土工作承担系数限值 

 

长细比  
轴压比( N / uN ) 

≤0.6 0.7 0.8 0.9 

20 

30 

40 

0.50 

0.45 

0.40 

0.48 

0.43 
0.38 

0.47 
0.42 
0.37 

0.475 
0.425 
0.375 

 

7.3.22 钢管混凝土构件应按空钢管进行施工阶段的强度、稳定性和变形验算。施

工阶段的荷载主要为湿混凝土的重力和实际可能作用的施工荷载。钢管柱在施工

阶段的轴向应力不应大于其抗压强度设计值的 60%。 
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7.4 型钢混凝土柱的设计与构造要求 

7.4.1 型钢混凝土柱受轴力和弯矩作用时的正截面受弯，应满足下列要求： 

 
rcss NNN   (7.4.1-1) 

 
rcss MMM   (7.4.1-2) 

式中： N 、M －型钢混凝土柱承受的轴力和弯矩设计值； 

ssN 、 ssM －型钢部分承担的轴力及相应的受弯承载力，当有地震作用组

合时，尚应考虑抗震承载力调整系数 REr ＝0.8； 

rcN 、 rcM －钢筋混凝土部分承担的轴力及相应的受弯承载力，当有地震

作用组合时，尚应考虑抗震承载力调整系数 REr ＝0.8。 

7.4.2 对于型钢和钢筋为对称配置的矩形截面型钢混凝土柱，可先设定型钢截面，

并按下列简化方法进行设计：先按下列第 l 款公式(7.4.2-1)和公式(7.4.2-2)确定型

钢部分承担的轴力和弯矩后，再按下列第 2 款确定钢筋混凝土部分承担的轴力和

弯矩的设计值，然后按《混凝土结构设计规范》(GB 50010)计算钢筋混凝土部分

截面的配筋。当有地震作用组合时，尚应考虑抗震承载力调整系数 REr 。 

注：在以下公式中，当轴力 N 为压力时取+号，当轴力 N 为拉力时取—号。 

1．型钢部分承担的轴力和弯矩设计值按下列公式(7.4.2-1)及(7.4.2-2)确定， 

 型钢承担轴力
0

ss ssb
ca

u b

N N
N N

N N


 


 (7.4.2-1) 

 型钢承担弯矩 01

m
ss

ss ss

yss

ca

N
M M

N

 
  
 
 

 (7.4.2-2) 

2．钢筋混凝土部分承担的轴力和弯矩设计值按下列公式(7.4.2-3)确定， 

rc ss

rc ss

N N N

M M M

 


  
(7.4.2-3) 

式中： 0uN －型钢混凝土短柱轴心受压承载力， 0 0 0

ss rc

u c cN N N  ，其中

0

ss

c ss ssN f A 为型钢截面部分的轴心受压承载力； '

0 'rc

c c c y sN f A f A  为
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钢筋混凝土截面部分的轴压承载力； 

bN －界限破坏时的轴力，取 1 10.5b cN f bh  ，其中参数 1 和 1 为混凝土

等效矩形图形系数，按现行国家标准《混凝土结构设计规范》(GB 

50010)确定； 

0

ss

yM －型钢截面的受弯承载力，取
0

ss

y s ss ssM W f  ，其中型钢截面塑性

发展系数 s ，绕强轴弯曲工字形型钢截面取 1.05，绕弱轴弯曲工字

形型钢截面，取 1.1，十字形及箱形型钢截面取 1．05；抗震设计时

取 1．0； 

m—
ssN —

ssM 相关曲线形状系数，按表 7.4.2 取值。 

ssA －型钢截面面积。 

表 7.4.2  
ssN — ssM 相关曲线形状系数m  

型钢形式 
绕强轴弯曲 

工字形型钢 

绕弱轴弯曲 

工字形型钢 

十字形型钢 

箱形型钢 

单轴非对称 

T 形型钢 

bN N  1.0 1.5 1.3 1.0 

bN N  1.3 3.0 2.6 2.4 

 

7.4.3 对于配置非对称型钢截面的柱，当型钢的非对称性不是很大时，可偏安全

地换算成对称截面，再按本规程 7.4.2 条进行计算。 

7.4.4 承受压力和双向弯矩作用的角柱，其正截面受弯应满足下列要求： 

 
rcss NNN   (7.4.4-1) 

 
rc

x

ss

xx MMM   (7.4.4-2) 

 rc

y

ss

yy MMM   (7.4.4-3) 

式中： xM 、 yM －分别为绕 X 轴和绕 Y 轴的弯矩设计值； 

ss

xM 、 ss

yM －分别为柱中型钢部分绕 X 轴和绕 Y 轴的受弯承载力，当有

地震作用组合时，尚应计入抗震承载力调整系数 REr =0.8； 
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rc

xM 、 rc

yM －分别为柱中钢筋混凝土部分绕 X 轴和绕 Y 轴的受弯承载力，

当有地震作用组合时，尚应计入抗震承载力调整系数 REr =0.8。 

7.4.5 柱的计算长度与截面高度之比 0L /h>8 时，应考虑纵向弯曲变形的影响。型

钢混凝土柱偏心距增大系数η按下式计算： 

 
420

0

10)(
/

)67(
25.11 




h

L

he

a
  (7.4.5-1) 

式中： 0L －柱的计算长度，按现行国家标准《混凝土结构设计规范》取值； 

0e －计算偏心距，
N

M
e 0

； 

h －柱截面高度； 

a－偏心距影响系数，按下式计算： 

 
cc

ss

ca

rc

ca

cc

AfNN

AfN
a

4.0

4.0




  (7.4.5-2) 

ζ－长细比影响系数，按下式计算： 

hL /026.03.1 0                                    (7.4.5-3)  

且 1.0≥ζ≥0.7。 

7.4.6 型钢混凝土柱斜截面受剪，应满足下列要求： 

 
rcss VVV   (7.4.6-1) 

式中：V －柱的剪力设计值，按 7.4.8 条计算； 

ssV －柱中型钢部分的受剪承载力，按下式计算： 

(1)无地震作用组合时， 

 ssvww

ss fhtV   (7.4.6-2) 

(2)有地震作用组合时， 

 )(
1

ssvww

RE

ss
fht

r
V   (7.4.6-3) 

wt 、 wh －与受剪方向一致的所有型钢板材的厚度、高度； 



 71 

ssvf -型钢板材的抗剪强度设计值； 

rcV -柱中钢筋混凝土部分受剪承载力，按现行国家标准《混凝土结构设计

规范》计算。 

7.4.7 抗震设计时，特一级、一级、二级、三级、四级框架的梁柱节点处，除顶层

和柱轴压比小于 0.15 者及框支梁与框支柱的节点外，柱端考虑地震作用组合的

弯矩设计值应按下列规定予以调整： 

   bxccx MM   (7.4.7-1) 

   byccy MM   (7.4.7-2) 

式中： cxM ﹑ cyM －分别为节点上下柱端 x 和 y 方向(包括顺时针﹑逆时针

方向)组合弯矩设计值之和；上﹑下柱端的弯矩,可按弹性分析的弯矩比例

进行分配； 

 bxM ﹑ byM －分别为节点左右梁端截面 x 和 y 方向(包括顺时针﹑

逆时针方向)组合弯矩设计值之和；当抗震等级为一级且节点左右梁端均

为负弯矩时,绝对值较小的弯矩应取零； 

c  —强柱系数，对框架结构，一、二、三、四级可分别取 1.7，1.5，1.3，

1.2；对其他类型结构中的框架，一级可取 1.4，二级取 1.2，三、四级可取 1.1。 

7.4.8 柱中剪力设计值应按下列情况分别计算： 

1．框架柱的非箍筋加密区，取各荷载组合下得到的剪力最大值。 

2．框架柱的箍筋加密区，按下式计算： 

 
n

bt

vc
H

MM
V


  (7.4.8-1) 

式中：Mt+Mb－分别为框架柱上、下端截面弯矩设计值之和，应按顺时针和逆时

针方向分别代入后，取其较大值； 

nH －框架柱的净高度。 

vc －柱剪力增大系数(强剪系数)，对框架结构，一、二、三、四级可分别

取 1.5，1.3，1.2，1.1；对其他类型结构中的框架，一级可取 1.4，二

级取 1.2，三、四级可取 1.1。 

3．对于角柱，其剪力设计值应按以上计算值再乘以不小于 1.1 的增大系数。 
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7.4.9 型钢混凝土柱截面的剪力设计值，还应满足下列要求： 

1．持久、短暂设计状况 

 00.45 c cV f bh   (7.4.9-1) 

2．地震设计状况 

 0

1
(0.36 )c c

RE

V f bh
r

   (7.4.9-2) 

3．型钢受剪截面尚应满足， 

00.1ss w w c cf t h f bh  (7.4.9-3) 

式中：b、h0－为型钢混凝土矩形柱的截面宽度和柱受拉钢筋形心至截面受压边

缘的距离。 

7.4.10 考虑地震作用组合时，框架柱的轴压比应满足 5.4.7 条的要求。 

7.4.11 型钢混凝土柱的构造要求： 

1．混凝土强度等级不应小于 C30 级，混凝土骨料粒径宜小于型钢外侧混凝

土保护层厚度的 1/3 且不宜大于 25mm； 

2．型钢混凝土柱中型钢的含钢率，不宜小于 4％，也不宜大于 15％； 

3．型钢混凝土柱中纵向钢筋，宜采用 HRB400 和 HRB335 级热轧钢筋，柱

受压侧纵向钢筋的配置率不应小于 0.25％，柱中纵向筋总配筋率不宜小于 0.8％，

截面四角宜各配置一根直径不小于 16mm 的纵向钢筋； 

4.  型钢混凝土柱中的箍筋，宜采用 HRB400 和 HRB335 级热轧钢筋。柱箍

筋加密区箍筋的配箍特征值
yv

c
vvv

f

f
  ( ，其中 v 为柱箍筋加密区箍筋的体积

配箍率； cf 为混凝土轴心抗压强度设计值； yvf 为箍筋抗拉强度设计值)对抗震等

级为特一级、一级和二级的柱，应分别不小于 0.2，0.17 和 0.15。箍筋直径，抗

震等级为特一级和一级时应不小于 12mm，二级时应不小于 10mm。箍筋肢距，

特一级和一级时不宜大于 200mm，二级时不宜大于 250mm。箍筋间距在加密区

应小于等于 100mm，在非加密区抗震等级为一级﹑二级时应分别小于等于

150mm 及 200mm，对抗震设防的框架柱，在距柱上下端 1.5 倍截面高度的范围

内及层间柱净高的 1/6 范围内，属加密区，当柱净高小于柱截面高度的 4 倍时，

或框支柱时，柱全高均为加密区；有抗震设防要求的柱箍筋应采用具有 135°弯

钩的封闭式箍筋，弯钩端头平直段长度不小于 10 倍箍筋的直径； 

5．型钢板材的厚度不小于 6mm，宽厚比应满足 5.4.1 的要求。 
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6．型钢混凝土柱中型钢宜采用埋入式柱脚，埋入式柱脚的埋入深度不宜小于

型钢柱截面高度的 2 倍；在柱脚部位和柱脚向上延伸一层的范围内宜设置栓钉，

栓钉的直径不宜小于Φ19，其竖向及水平间距不宜大于 200mm，当有可靠依据时，

可通过计算确定栓钉的数量； 

7．房屋的底层、顶层以及型钢混凝土与钢筋混凝土交接层的型钢混凝土柱中

的型钢宜设置栓钉，型钢截面为箱形的也宜设置栓钉，竖向与水平向的栓钉间距

均不宜大于 250mm； 

9．型钢混凝土柱中，纵向钢筋的净间距不小于 50mm，且不小于粗骨料最大

粒径的 1.5 倍及钢筋直径的 1.5 倍。纵筋与型钢的净间距不得小于 30mm，且不

小于粗骨料最大粒径的 1.5 倍； 

10．型钢混凝土柱中，纵向钢筋的保护层厚度，按现行国家标准《混凝土结

构设计规范》(GB50010)的规定采用，型钢的保护层厚度不宜小于 150mm。 

7.5 剪力墙的设计与构造要求 

7.5.1 剪力墙应进行平面内的斜截面抗剪、偏心受压或偏心受拉、平面外轴心受

压承载力计算；在集中荷载作用下，墙内无暗柱时，还应进行局部受压承载力计

算。 

7.5.2 各墙肢的剪力设计值，可取各种荷载最不利组合下的剪力设计值。对于剪

力墙的底部加强区，剪力设计值还应乘以剪力增大系数，抗震等级为特一级、一

级、二级、三级的剪力增大系数分别可取 1.9，1.6，1.4 和 1.2。 

7.5.3 剪力墙的截面应满足下列规定： 

1． > 2.5 时 

 )2.0(
1

wowcc

RE

W hbfV 


  (7.5.3-1) 

2． ≤ 2.5 时 

 )15.0(
1

wowcc

RE

W hbfV 


  (7.5.3-2) 

式中： ——计算截面处的剪跨比 /c c

woM V h  ，其中的 cM 、 cV 应取同一组合

的、未经调整的墙肢截面弯矩、剪力计算值，并取墙肢上下端截面计

算的剪跨比的较大值； 

WM ——计算截面处弯矩设计值； 

WV ——计算截面处剪力设计值； 
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Wb ——剪力墙矩形截面的宽度或 T 字形、工字形截面的腹板宽度； 

W Oh ——截面有效高度； 

C ——混凝土强度影响系数，当混凝土强度等级不大于 C50 时， C ＝

1.0；当混凝土强度等级为 C80 时， C ＝0.8；当混凝土强度等级为

C50～C80 之间时， C 取内插值； 

REr ——承载力抗震调整系数， REr ＝0.85。(本节以下同，不再说明)。 

7.5.4 型钢混凝土剪力墙斜截面受剪，应满足下列要求： 

1．无边框型钢混凝土剪力墙： 

 
SS

W

rc

WW VVV   (7.5.4-1) 

式中： rc

WV ——剪力墙中钢筋混凝土部分所能承受的剪力值，可按 7.5.6 或 7.5.6

条计算； 

SS

WV ——剪力墙中型钢部分所能承受的剪力值，可按 7.5.7 条计算。 

2．有边框型钢混凝土剪力墙： 

  C

rc

WW VVV
2

1
 (7.5.4-2) 

式中： CV ——有边框剪力墙中型钢混凝土边框柱的受剪承载力， 

(
1

RE

c
r

V 
1.05

1 
0.8sv

t c co yv co ssv w w

A
f b h f h f t h

S
   ) (7.5.4-3) 

式中： 

cf ——混凝土抗压强度设计值； 

cb ——边框柱宽度； 

coh ——边框柱受拉或受拉较大钢筋形心至截面受压或受拉较小边缘的距

离； 

YVf ——箍筋强度设计值； 

SVA ——同一截面位置箍筋各肢面积之和； 
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S ——箍筋间距； 

SSVf ——型钢抗剪强度设计值； 

WW ht ——单根型钢混凝土边框柱内，与剪力墙受剪方向平行的所有型钢

板材面积之和，当有孔洞时，应扣除孔洞面积。 

7.5.5 偏心受压剪力墙，其钢筋混凝土部分受剪承载力按下列公式计算： 

RE

rc

w
r

V
1

 〔 (
5.0

1


tf4.0

wo

sh

yh

w

wow h
S

A
f

A

A
Nhb 8.0)1.0  〕  (7.5.5) 

式中：N ——剪力墙的轴向压力设计值，当 N 大于 wcbhf2.0 时，取 wcbhfN 2.0 ； 

A——剪力墙截面面积； 

wA ——平行于水平荷载的墙体面积； 

  ——计算截面处的剪跨比， woww hVM  / ， 小于 1.5 时，取 1.5；

 大于 2.2 时，取 2.2，当计算截面与墙底之间的距离小于 2/woh 时，

 应按距墙底 2/woh 处的弯距设计值与剪力设计值计算； 

yhf ——剪力墙水平钢筋抗拉强度设计值； 

shA ——剪力墙水平钢筋截面面积； 

S ——剪力墙水平钢筋间距。 

7.5.6 偏心受拉剪力墙，其钢筋混凝土部分受剪承载力按下列公式计算： 

RE

rc

w
r

V
1

 〔 (
5.0

1


tf4.0

wo

sh

yh

w

wow h
S

A
f

A

A
Nhb 8.0)1.0  〕    (7.5.6-1) 

当 )8.0(
1

wo

Sh

yh

RE

rc

w h
S

A
f

r
V  时， 

 取 )8.0(
1

wo

Sh

yh

RE

rc

w h
S

A
f

r
V     (7.5.6-2) 

7.5.7 无边框型钢混凝土剪力墙中型钢部分受剪承载力按下列公式计算： 

  )12.0(
1

SSss

RE

SS

W Af
r

V  (7.5.7) 
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上述公式中 SS

WV 不应大于 rc

WV25.0 。 

7.5.8 钢板混凝土剪力墙的受剪截面应符合下列规定： 

剪跨比 大于 2.5 时 

 0

1
0.20cw c w w

RE

V f b h


                    (7.5.8-1) 

剪跨比 不大于 2.5 时 

 0

1
0.15cw c w w

RE

V f b h


                    (7.5.8-2) 

1

1 0.25 0.5

0.5
cw a a sp sp

RE

V V f A f A
  

 
   

 
           (7.5.8-3) 

式中：V ——钢板混凝土剪力墙截面承受的剪力设计值； 

cwV ——仅考虑钢筋混凝土截面承担的剪力设计值； 

 ——计算截面的剪跨比。当 <1.5 时，取 =1.5，当 2.2  时，取

=2.2 ；当计算截面与墙底之间的距离小于 0.5 0wh 时， 应按距离墙底 0.5

0wh 处的弯矩值与剪力值计算； 

af ——剪力墙端部暗柱中所配型钢的抗压强度设计值； 

1aA ——剪力墙一端所配型钢的截面面积，当两端所配型钢截面面积不同

时，取较小一端的面积； 

spf ——剪力墙墙身所配钢板的抗压强度设计值； 

spA ——剪力墙强身所配钢板的横截面面积。 

7.5.9 钢板混凝土剪力墙偏心受压时的斜截面受剪承载力，应按下列公式进行计

算： 

1 持久、短暂设计状况 

0 0

1

1
0.5 0.13

0.5

0.3 0.6

0.5

w sh
t w w yv w

a a sp sp

A A
V f b h N f h

A s

f A f A

 
   

  

 




 

 

(7.5.9-1) 

2 地震设计状况 
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 
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(7.5.9-2) 

式中：N——剪力墙承受的轴向压力设计值，当大于 0.2 c w wf b h 时，取为 0.2

c w wf b h 。 

7.5.10 剪力墙水平施工缝处各墙肢竖向钢筋的截面面积和型钢的截面面积应符

合下列要求： 

1．当 N 为轴向压力时： 

                )8.06.06.0(
1

NAfAf
r

V SSSSsy

RE

W             (7.5.10-1) 

2．当 N 为轴向拉力时： 

)8.06.06.0(
1

NAfAf
r

V SSSSsy

RE

W             (7.5.10-2) 

式中： WV ——水平施工缝处的剪力设计值； 

N ——水平施工缝处相应于 WV 的轴向力设计值； 

sA ——水平施工缝处的全部竖向钢筋截面面积； 

ssA ——水平施工缝处的全部型钢截面面积。 

7.5.11 矩形、T 形、I 字形截面偏心受压及偏心受拉剪力墙的正截面承载力可按现

行国家标准《混凝土结构设计规范》(GB50010)进行计算。计算中可用相应部位

的 ssssys fAfA  代 ys fA 。 

7.5.12 双肢剪力墙不宜出现全截面受拉情况，当其中的一肢为大偏心受拉时，则

受压墙肢弯矩设计值及剪力设计值应乘以增大系数 1.25。 

7.5.13 剪力墙连梁的设计，应符合现行行业标准《高层建筑混凝土结构技术规程》

（JGJ3）的规定。 

7.5.14 在重力荷载代表值作用下，剪力墙组成的内筒其平均轴压比对抗震等级为

特一级时不应超过 0.4，一级时不应超过 0.5，二级时不应超过 0.6。 

7.5.15 剪力墙的混凝土强度等级不宜低于 C30，墙的厚度应符合现行行业标准《高
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层建筑混凝土结构技术规程》JGJ3 中的有关剪力墙墙体稳定验算的要求，对一、

二级剪力墙，底部加强部位厚度不应小于 200mm，其他部位不应小于 160mm。 

7.5.16 剪力墙底部加强部位水平和竖向分布钢筋最小配筋率应取为 0.35%，其它

部位水平及竖向分布钢筋的最小配筋率为 0.3%，水平及竖向分布钢筋最大间距

为 200mm，最小直径为 10mm，底部加强区水平分布钢筋最大间距为 150mm。

剪力墙所有部位均应采用双排或多排钢筋，双排或多排钢筋之间应采用拉筋连接，

拉筋直径不小于 6mm，间距不大于 600mm。抗震等级为特一级的剪力墙，一般

部位的水平和竖向分布钢筋最小配筋率应取为 0.35%，加强部位的水平和竖向分

布钢筋的最小配筋率应取为 0.4%。 

7.5.17  剪力墙交接处和墙肢端部应设置约束边缘构件或构造边缘构件，其设置

应符合现行行业标准《高层建筑混凝土结构技术规程》JGJ3 中的有关要求。 

对于无边框型钢混凝土剪力墙，应设置构造边缘构件。边缘构件范围内应配

置型钢、纵向钢筋和钢箍，共同组成暗柱，暗柱内型钢面积可由截面承载力计算

确定。抗震等级为特一、一、二级时，暗柱含钢率不应小于 4%，其他情况不小

于 2%。暗柱尺寸及面积、纵筋及箍筋的最小要求宜符合国家现行行业标准《高

层建筑混凝土结构技术规程》(J GJ3)中剪力墙构造边缘构件的构造规定。端部型

钢宜采用工字钢或槽钢等截面形式，其惯性矩较大的形心轴(强轴)宜与墙面平行，

宜放置在暗柱面积内靠外边缘一侧，型钢保护层不得小于 50mm。 

7.5.18 型钢混凝土剪力墙、钢板混凝土剪力墙应符合下列构造要求： 

1 抗震设计时，一、二级抗震等级的型钢混凝土剪力墙、钢板混凝土剪力

墙底部加强部位，其重力荷载代表值作用下墙肢的轴压比不宜超过本规程表

5.4.5 的限值，其轴压比可按下式计算： 

 /N c c a a sp spN f A f A f A                       (7.5.18) 

式中：N——重力荷载代表值下墙肢的轴向压力设计值； 

cA ——剪力墙墙肢混凝土截面面积； 

aA ——剪力墙所配型钢的全部截面面积。 

2 型钢混凝土剪力墙、钢板混凝土剪力墙在楼层标高处宜设置暗梁。 

3 端部配置型钢的混凝土剪力墙，型钢的保护层厚度宜大于 100mm;水平分

布钢筋应绕过或穿过墙端型钢，且应满足钢筋锚固长度要求。 

4 周边有型钢混凝土柱和梁的现浇钢筋混凝土剪力墙，剪力墙的水平分布

钢筋应绕过或穿过周边柱型钢，且应满足钢筋锚固长度要求。当采用间隔穿过

时，宜另加补强钢筋。周边柱的型钢、纵向钢筋、箍筋配置应符合型钢混凝土

柱的设计还要求。 

7.5.19 钢板混凝土剪力墙尚应符合下列构造要求： 
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1 钢板混凝土剪力墙体中的钢板厚度不宜小于 10mm，也不宜大于墙厚的

1、15； 

2 钢板混凝土剪力墙的墙身分布钢筋配筋率不宜小于 0.4%，分布钢筋间距

不宜大于 200mm，且应与钢板可靠连接； 

3 钢板与周围型钢构件宜采用焊接； 

4 钢板与混凝土墙体之间连接件的构造要求可按照现行国家标准《钢结构

设计规范》GB 50017 中关于组合梁抗剪连接件构造要求执行，栓钉间距不宜

大于 300mm； 

5 在钢板墙角部 1/5 板跨且不小于 1000mm 范围内，钢筋混凝土墙体分布

钢筋，抗剪栓钉间距宜适当加密。  
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8 节点设计与构造 

8.1 设计一般规定 

8.1.1 节点设计力求合理、简捷、传力明确、避免焊缝约束大形成应力集中，易于

施工；节点构造应符合结构计算假定。 

8.1.2 非抗震设计时，按弹性阶段设计。当抗震设计时，应按弹塑性阶段设计，当

风荷载起控制作用时，仍应满足抗震的构造要求。 

8.1.3 钢结构抗侧力构件连接节点应按照“强节点、弱构件”原则进行设计，对于

次要构件，如次梁连接节点除按照内力进行设计外，尚不应小于连接构件承载力

的一半。 

8.1.4 节点连接计算： 

1．抗侧力钢构件的连接 

1.1 抗侧力钢构件节点连接的弯矩和剪力设计值应符合《建筑抗震设计规范》

GB50011-2010 的要求 8.2.8。梁、柱构件连接的承载力，应满足以上要求，

当存在轴力时，应按照 JGJ 99《高层民用建筑钢结构技术规程》的相关要求

进行修正。 

1.2 抗震设防的建筑中钢梁与钢柱连接节点处节点域的抗震承载力参考《建

筑抗震设计规范》GB50011-2010 的要求 8.2.5 进行计算，满足以下要求； 

(1)梁柱的端截面应满足强柱弱梁的设计要求。 

(2)节点域的屈服承载力应大于节点域两端梁全截面塑性受弯承载力

在节点域中产生的剪力。节点域考虑抗震调整系数的屈服承载力，应大

于节点域两端梁弯矩设计值。 

2.型钢混凝土构件节点的节点域的剪力设计值及抗剪承载力计算应参照《型

钢混凝土组合结构技术规程》JGJ138 的相关要求。 

3.连接节点板的计算应参照《钢结构设计规范》GB50017 的相关要求进行计

算。 

4.结构在水平荷载作用下或在斜柱的转折处，钢梁（型钢混凝土梁）会承受

轴力，节点（预埋件）构造及计算时应予以考虑。 

8.1.5 抗震设防的建筑，节点内应验算的下列内容： 

(1)节点连接的最大承载力； 

(2)节点区域内承载力验算。 

8.1.6 特殊、复杂、新型节点应通过有限元分析确定其承载力，同时宜通过试验验

证其承载力。 
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8.2.梁柱连接方式 

8.2.1 钢梁与钢柱： 

1．钢梁与钢柱的铰接宜采用图 8.2.1-1 所示的形式，与梁腹板相连的高强度

螺栓，除应承受梁端剪力外，尚应承受偏心弯矩的作用。偏心弯矩 M 应按下列

公式计算： 

 VeM   (8.2.1-1) 

式中：e—支承点到螺栓合力作用线的距离。 

             
（a）                          （b） 

图 8.2.1-1  梁与柱的铰接 

a—与柱强轴连接  b—与柱弱轴连接 

2．钢梁与钢柱的刚接： 

1) 梁与柱翼缘刚性连接时，梁翼缘与柱采用全熔透焊缝连接，梁腹板与

柱采用摩擦型高强螺栓连接(图 8.2.1-2a)；梁翼缘及腹板与柱均为焊接。

(图 8.2.1-2b)一般都在工厂完成，用于小段悬挑梁； 

           

（a）                           （b） 

图 8.2.1－2  梁与柱的刚接 

a—梁与柱的栓焊混合连接  b—梁与柱的全焊接连接 

2) 梁垂直于工字形柱腹板与柱刚性连接时，应在梁翼缘的对应位置设置

柱的水平加劲肋，在梁高范围内设置柱的竖向连接板。梁与柱的现场

连接同 1)(图 8.2.1-3)； 
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（a） 

 

（b） 

图 8.2.1－3  梁端垂直于工字形柱腹板与柱的刚接 

3) 当采用悬臂梁段时，梁段与柱全部焊接(图 8.2.1-2b，8.2.1-3b)； 

4) 梁与柱刚性连接时，在梁翼缘对应位置设置柱的水平加劲肋。抗震设

防时，加劲肋应与梁翼缘等厚；非抗震设防时，加劲肋厚度不得小于

梁翼缘厚度的 1/2，并符合板件宽厚比限值。水平加劲肋的中心轴线

应与梁翼缘的中心线对准。 

5）梁翼缘与柱焊接时，应全部采用全熔透坡口焊缝，具体做法需满足抗

震规范（GB50011）有关要求。 

6) 当柱两侧不等高时，可采取图 8.2.1-4 所示构造。 

 

图 8.2.1－4  柱两侧梁高不等时的水平加劲肋 

3．对于抗震等级为一级和二级时，宜采用能将塑性铰自梁端外移的端部扩大

形连接、梁端加盖板或骨形连接。 

1)圆弧形切口的尺寸(图 8.2.1-5)可按下列要求确定： 

a)一般取 0.25 倍梁高 hb；对无柱腹板或梁腹板与柱的连接只抗剪不抗弯时

（只限于翼缘加强与削弱并用的连接中）a 宜取 0.5 倍的梁高 hb。 

b)削弱长度宜取 0.8 倍的梁高 hb。 

c)翼缘削弱深度可由下式确定： 

ftht

xVM
c

)(4.2

2.0

fbf

b
max






                     

(8.2.1-1) 
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WfM b

max                           
(8.2.1-2) 

Gbn VlMV  /2 b

max                       
(8.2.1-3) 

式中： b

maxM —梁截面最大弯矩承载力设计值； 

V—在可能塑性铰处的剪力设计值； 

W—等截面梁端的截面抵抗矩； 

f—钢材强度设计值； 

ln—梁的净跨； 

x—塑性铰距梁端的距离； 

hb、tf—分别为梁高和梁翼缘厚度； 

VGb—梁在重力荷载代表值作用下，按简支梁分析的梁端剪力设计值。

  

图 8.2.1-5  圆弧形切口的构造尺寸 

  

图 8.2.1-6  梁端加强式连接 

1 —腹板弯矩传递给盖板的力线 
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4．梁端加强式连接可采用盖板加强式(图 8.2.1-6)： 

1）当梁腹板与柱的连接只抗剪时，其加强板的截面积 

ff

fb

j

gb tb
fth

M
A 




)(
                     

(8.2.1-4) 

VxMM bj  max2.1
                      

(8.2.1-5) 

Gbn

b VlMV  /2 max                      
(8.2.1-6) 

bhax 25.0
                        

(8.2.1-7) 

2）当梁腹板与柱的连接既抗剪又抗弯时，其加强板的截面积 

fth

MM
A

fb

bj

gb
)(

max




 或

fth

VxM
A

fb

b

gb
)(

2.0 max






           

(8.2.1-8) 

式中： jM —柱面处，连接的抗弯承载力设计值； 

bf—梁翼缘宽度； 

ln—梁的净跨，需减去 2 倍的塑性铰到梁端距离 x。 

8.2.2 钢梁与圆、矩形钢管混凝土柱 

1.钢梁与圆、矩形钢管混凝土柱的刚接可采用下列形式： 

1)外加强环式刚性节点 

对于多边形加强环（图 8.2.2-1），外加强环应为环绕钢管混凝土柱的封闭

满环（图 8.2.2-1(a)），并应有竖向隔板连接。外加强环的厚度不应小于钢梁翼缘

的厚度，其宽度 c 不应小于钢梁翼缘宽度的 0.7 倍；竖向隔板厚度不应小于钢梁

腹板厚度。钢梁翼缘与上、下环板应分别采用全熔透对接焊缝连接，钢梁腹板与

竖向隔板应采用高强螺栓连接；外加强环与钢管外壁应采用全熔透焊缝连接；竖

向隔板与上下加强环应采用全熔透焊缝连接，与钢管外壁可采用角焊缝连接，其

焊脚高度不应小于钢梁腹板的厚度。 
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(a)采用外加强环的连接 

  

(b)外加强环的形式 

图 8.2.2-1  圆钢管柱外加强环式刚接节点(多边形) 

1—外加强环 

 

(a)立面图                                    (b)平面图 

图 8.2.2-2  矩形钢管柱外加强环式刚接节点 

 

2) 内加强环式刚性节点 

加强环应设置在钢梁上下翼缘的对应位置，其厚度不应小于钢梁翼缘的厚

度。内加强环与钢管内壁应采用全熔透焊缝连接。钢梁与钢管可采用现场直接连

接，也可与带悬臂梁段的钢管在现场进行梁的拼接，悬臂梁段可采用等截面（图

8.2.2-3），也可采用不等截面（图 8.2.2-4）。 
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图 8.2.2-3  等截面悬臂段与圆钢管混凝土柱采用内加强环的连接 

1—钢梁   2—高强度螺栓 

  

(a)立面图                            (b)平面图 

图 8.2.2-4  翼缘加宽的悬臂段与圆钢管混凝土柱采用内加强环的连接 

1—内加强环  2—翼缘加宽 

 

(a)立面图                     (b)平面图 

图 8.2.2-5  矩形钢管采用内加强板的连接 

3) 锚定式刚性节点（图 8.2.2-6） 

锚固件由垂直板和横板组成 T 字形，采用全熔透坡口焊缝焊于管内梁翼缘

对应处，垂直板与横板间宜采用全熔透坡口焊缝连接。 

1-1 
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图 8.2.2-6  锚定式刚接节点 

2．钢梁与圆钢管柱的铰接采用与梁腹板螺栓连接方式。 

8.2.3 钢梁与型钢混凝土柱 

1.钢梁与型钢柱连接应避免型钢柱中的竖向钢筋穿过钢梁翼缘；若钢梁翼缘

较宽，型钢柱中的竖向钢筋可以集中在角部布置。节点区域中柱外圈水平箍筋应

穿过钢梁腹板组成闭合箍，钢梁腹板设置钢筋穿孔时，截面缺损率不应超过腹板

面积的 20%，否则应采取补强措施。 

2.钢梁与型钢混凝土柱的铰接可采用(图 8.2.3-1)所示方式，型钢柱上焊接短

牛腿，牛腿端部焊接封口板，板边与柱边平齐，钢梁腹板与封口板上焊接的连接

板用高强螺栓连接。 

 

图 8.2.3-1  钢梁与型钢混凝土柱的铰接 

1—型钢柱  2—短牛腿  3—钢梁  4—封口板 

3.钢梁与型钢混凝土柱的刚接可采用普通钢梁与钢柱的刚接方式，也可采用

8.3.1-2 钢梁与钢筋混凝土墙刚接的第一种方式。 

4.节点区型钢部分的连接构造可参考图 8.2.3-2，节点连接要求应与钢结构的

要求相一致。在柱型钢内梁翼缘水平位置处应设置加劲肋，其构造应便于混凝土

浇灌，并保证混凝土密实。 
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(a)水平加劲肋形式                 (b)水平三角加劲肋形式 

 

 

(c)梁翼缘贯通形式                 (d)节点内隔板形式 

 

(e)节点外隔板形式                 (f)节点贯通隔板形式 

图 8.2.3-2  节点区型钢部分的连接构造 

 

8.3.梁与混凝土墙连接 

8.3.1 钢梁与混凝土墙连接 

8.3.1.1 钢梁与钢筋混凝土墙宜采用铰接，可采用下列三种连接方式： 

1.可在钢筋混凝土墙中设置预埋件，钢梁与预埋件的连接可采用钢梁腹板与

焊在预埋件上的连接板用高强螺栓连接(图 8.3.1-1a)，也可采用在预埋件上焊支

托支承钢梁的方式；当钢梁刚度较大，可采用穿筋预埋件(图 8.3.1-1b)，即在混凝

土墙两侧各设一个板，中间用钢筋焊接相连。预埋件端板的厚度不宜小于 20mm。 
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2.可在墙中设置竖向型钢构件，在浇筑混凝土前与钢梁腹板用高强螺栓连接

(图 8.3.1-1c)，高强螺栓的直径和数量应根据计算确定。墙中竖向型钢构件应根据

施工阶段的受力要求确定，宜与钢筋骨架适当固定，且宜通长设置，墙的承载力

验算时不应计入。 

3.墙中有型钢梁时，楼面梁与型钢梁的连接可采用图 8.3.1-1d 的连接方式。 

     

   (a)与墙中预埋件连接           (b)与墙中穿筋预埋件连接 

      

        (c)与墙中柱型钢连接                   (d)与墙中梁型钢连接 

图 8.3.1-1  钢梁与钢筋混凝土墙的铰接 

1—栓钉 2—穿筋 3—混凝土墙 4—墙中预埋型钢柱 5—钢梁 6—墙中型钢梁  

7—高强度螺栓 

8.3.1.2 当钢梁与钢筋混凝土墙采用铰接连接方式时，栓钉预埋件上作用的弯矩、

剪力设计值和轴力设计值分别按下列方法确定： 

1．用高强度螺栓连接钢梁腹板一焊在预埋件上的连接板时，预埋件除承受高

强螺栓传来的竖向剪力外，还承受偏心弯矩。预埋件承受的总弯矩为： 

   VeeeVMMM  2121  (8.3.1.2-1) 

式中：M—预埋件的弯矩设计值； 

M1—主弯矩，M1=Ve1，e1 为高强螺栓群形心到预埋件表面距离； 

M２—螺栓群嵌固作用等产生的附加弯矩，M2=Ve2，e2 为折算偏心矩，按

本条 2 款计算； 
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V—预埋件的剪力设计值，即由钢梁中传来的剪力； 

e—计算偏心距，e=e1+e2。 

2．折算偏心距 e2 与螺栓群的总受剪面积和截面惯性矩有关，可按下列公式，

由试算法计算确定： 

 sbkAV   (8.3.1.2-2) 

其中 



 









62.41

sbI
k  (8.3.1.2-3) 

    22 472.01/8.8464.0 ee   (8.3.1.2-4) 

 3

22 00054.00232.0296.0 ee   (8.3.1.2-5) 

式中： sbA —高强螺栓群的总受剪面积，单位为 cm2； 

sbI —高强螺栓群的截面惯性矩，单位为 cm
４； 

V—预埋件的剪力设计值，单位为 kN； 

k—与螺栓群的截面惯性矩和折算偏心距有关的常数。 

3．结构在水平荷载作用下第 i 层的钢梁 k 处预埋件所承受的轴力为： 

 Bim

1j

j

t

1j

j

Bik N

D

D

N








  (8.3.1.2-6) 

式中：


m

1j

jD 为第 i 层中所有柱的抗侧移刚度之和，柱的抗侧移刚度可按 D 值法

确定； 




t

1j

jD 为第 i 层中在钢梁 k 轴线上并与其相连一侧所有柱(见图 8.5.2)抗侧

移刚度之和。 

当 i<n/5 时 

 


































2

2

1
10

1

1

6







n

n
mHN Bi  (8.3.1.2-7a) 
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当 in/5 时 

 























nn
mHNBi

32

2

22

1 0471.0
50

1
2

4

6
2






 (8.3.1.2-7b) 

式中： 

1----相应于结构的基本周期时的地震影响系数值 

m----结构单位高度上的质量 

H----结构的总高度 

----结构刚度特征值可按下式计算： 

 
W

F

EI

C
H  (8.3.1.2-7c) 

CF----框架的平均层抗推刚度 

EIW----核心筒所有剪力墙的平均总抗弯刚度 

n----结构的层数 

 

图 8.5.2  钢梁轴力的分配 

4.当支座剪力较大时，宜验证栓钉群范围内的混凝土块体对其下部墙体混凝

土的局部承压。 

8.3.1.3 钢梁与钢筋混凝土墙刚接时，钢筋混凝土墙中应设置型钢，形成型钢混凝

土墙。钢梁与型钢柱的连接有下列方式： 

1．型钢柱上焊接短牛腿，牛腿端部焊接封口板，板边与墙边平齐，钢梁与封

口板连接同普通钢梁与钢柱翼缘刚接的连接方式(图 8.3.1-3a)； 

2．型钢柱上焊接短牛腿，牛腿伸出墙面，钢梁与牛腿连接同普通钢梁与钢柱



t

j
jD

1
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刚接中采用柱上伸出牛腿方式(图 8.3.1-3b)。 

   

(a)                                  (b) 

图 8.3.1-2  钢梁与钢筋混凝土墙的刚接 

1—型钢柱 2—短牛腿 3—钢梁 4—封口板 

8.3.2 型钢梁与混凝土墙连接 

钢混凝土梁与混凝土筒体的铰接形式可采用图 8.3.1-1(a)、(b)、(c)，刚接形

式可采用图 8.3.1-2(b)。型钢混凝土梁与混凝土筒体之间应有可靠连接，应能传

递竖向剪力及水平力，当型钢梁通过埋件与混凝土筒体连接时，预埋件应有足够

的锚固长度。 

8.4.支撑连接 

8.4.1 梁、柱节点在与支撑连接处宜采用柱外带悬臂梁段的形式。悬臂梁段与支

撑杆件的连接可采用高强度螺栓连接或全焊接连接的形式。采用全焊接连接时焊

缝应采用全熔透对接焊缝。梁、柱在与支撑翼缘的连接处均应设置加劲肋(图

8.4.1)，加劲肋应按支撑对梁、柱的分力进行设计。 

  

(a)               (b)                (c)               (d) 

图 8.4.1  支撑与框架连接节点 

8.4.2 支撑与箱形柱连接时，柱在与支撑翼缘连接的相应位置应设置横隔板。 

8.4.3 支撑与钢管混凝土柱连接时，柱在与支撑连接的相应位置应设置外环板或

内隔板(图 8.4.3)。 
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图 8.4.3  支撑与钢管混凝土柱连接节点 

8.4.4 当支撑腹板位于框架平面内时，支撑与框架连接见图 8.4.1a,b；当支撑腹板

垂直框架平面时，支撑与框架梁连接见图 8.4.1c,d。 

8.4.5 抗震设计中，支撑与框架的连接及支撑拼接极限承载力应满足： 

 
yubr AfN 2.1  (8.4.5) 

式中：Nubr—螺栓连接或焊接在支撑轴线方向的极限承载力； 

A—支撑毛截面面积； 

fy—支撑钢材的屈服强度。 

8.4.6 偏心支撑与耗能梁段相交时，支撑轴线与梁轴线的交点，不得位于耗能梁

段外(图 8.4.6-1 和图 8.4.6-2)。偏心支撑的剪切屈服型耗能梁段与柱翼缘连接时

(图 8.4.6-1)，梁翼缘与柱翼缘之间应采用坡口全熔透对接焊缝；耗能梁段不宜与

工字形柱腹板连接。 

 

图 8.4.6-1  耗能梁段与柱翼缘的连接 
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图 8.4.6-2  支撑与耗能梁段轴线交点的位置 

8.4.7 耗能梁段加劲肋应在三边与梁用角焊缝连接。其与腹板连接焊缝的承载力

不应低于 Astf，与翼缘连接焊缝的承载力不应低于 Astf/4。此处，Ast=bsttst，bst 为

加劲肋的宽度，tst 为加劲肋的厚度。 

8.5.伸臂桁架、腰桁架连接方式 

8.5.1 设计一般规定 

1.伸臂桁架弦杆与核心筒之间应采用刚接，且宜贯穿核心筒，或根据有限元

分析计算确定伸入核心筒的长度。 

2.伸臂桁架与外框柱连接宜采用铰接或半刚接。 

3.伸臂桁架在施工阶段宜考虑核心筒与外框架施工过程在重力荷载作用下变

形差的影响，可采取先释放后刚接的措施减少其影响。 

4.腰桁架与外框架柱之间宜采用刚性连接,连接方式可参照中心支撑连接方

式。 

8.5.2 伸臂桁架与外框柱连接 

1.伸臂的弦杆应伸入柱节点区，节点板应贯穿构件中的型钢与型钢可靠连接 

  

图 8.5.2-1  伸臂桁架与框架柱柱连接节点示意图 

2.在施工阶段，伸臂桁架可与外框柱连接采用先释放后刚接的方式，以释放

由于外框柱与核心筒由于竖向变形不同所带来的附加内力，如可使桁架水平弦杆

两端可以自由转动，斜腹杆沿自身轴线能够伸缩变形。桁架水平弦杆端部设置销

栓，同时斜腹杆通过长圆螺栓孔安装在结构上,或在柱节点处使用垫片通常节点

方式是： 
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图 8.5.2-2  施工时桁架不参与受力的临时连接示意图（1） 

 

图 8.5.2-3  施工时桁架不参与受力的临时连接示意图（2） 

3.施工临时拼接设计验算 

伸臂桁架不参与体系受力的临时连接方式，应通过设计取消或减弱由伸

臂桁架引入的竖向变形的刚度。一般施工阶段长圆孔设计应保证桁架构件自

由移动。 

长圆孔沿斜腹杆总长度 L为： 

cosl                          (8.5.2) 

 --通过施工分析得到的该榀桁架杆件安装到终固两端变形差异 

 ---斜腹杆与竖直方向的夹角。 

 

8.5.3 伸臂桁架与核心筒连接 

伸臂桁架与主体结构的连接一般通过桁架杆件与预埋在节点区的节点板或

铸钢节点（如图 8.5.3-1）相连。节点板一般焊接在腹墙暗柱和暗梁/框架柱型钢

上，杆件与节点板通过焊接或螺栓拼接。 
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（a）三维图           （b）平面图 

图 8.5.3-1  伸臂桁架与核心筒相连典型铸钢节点 
 

8.5.4 考虑使用荷载下长期变形的节点设计 

对于超高层结构在使用过程中，框架和核心筒收缩和徐变导致的长期变形差

异所引起的内力，在设计过程中应被考虑。可通过专门分析设计，或在柱节点处

采用液压机构/速度型阻尼器等，释放收缩和徐变导致的变形差异。 

 

8.6.柱脚连接 

8.6.1 柱脚设计的一般规定 

1 柱脚一般分为埋入式柱脚和非埋入式柱脚两类。抗震设计时，考虑地震作用组

合以及承受弯矩和轴向拉力的偏心受拉型柱宜优先采用埋入式柱脚或半埋入式

柱脚；承受轴向拉力作用的轴心受拉柱，不应采用非埋入式柱脚和半埋入式柱脚。 

2 埋入式柱脚中型钢埋入深度应通过计算确定，一般不宜小于型钢截面长边尺寸

的 2.5 倍;当钢骨传力经计算确有保证时，可适当减少钢骨的埋入深度。 

8.6.2 钢柱柱脚 

钢柱柱脚与基础的连接有刚接及铰接，12 层及以上的钢结构应采用刚接；

对于低层，钢结构设防烈度较低时可采用铰接。柱脚与基础的刚接连接可采用埋

入式(图 8.6.2-1)、非埋入式；其中非埋入式又分外包式(图 8.6.2-2)及外露式(图

8.6.2-3)。钢柱柱脚的设计应符合下列要求： 
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图 8.6.2-1  埋入式柱脚 

  

图 8.6.2-2  外包式柱脚 

 

图 8.6.2-3  外露式柱脚 

1 埋入式钢柱脚设计要点： 

（1）埋入式钢柱脚的钢柱翼缘保护层厚度，中间柱不应小于 180mm；边柱

与角柱的外侧不应小于 250mm。 
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（2）钢柱埋入部分的顶部应设置水平加劲肋；埋入部分钢柱上应设置焊接栓

钉，栓钉的数量及间距可按外包式柱脚有关规定。 

（3）埋入范围内钢柱四周应设置竖筋及箍筋，配置钢筋的计算按《高层民用

建筑钢结构技术规程》有关规定。主筋最小含钢率为 0.2%，并不宜小于 4φ22；

箍筋宜为φ10 间距 100mm。埋入部分顶部，应配置不小于 3φ12 间距为 50mm

的加强箍筋。 

埋入式柱脚的各项计算均按《高层民用建筑钢结构技术规程》(JGJ99)相关章

节规定。 

2 外包式柱脚设计要点： 

（1）钢柱外包混凝土的高度与埋入式柱脚的埋入深度相同。钢柱脚底板可放

置在桩承台上或基础底板上或地下室楼层板上。 

（2）外包式柱脚的轴力，通过钢柱底板传至基础；弯矩全部由外包钢筋混凝

土承担并传至基础；剪力以外包钢筋混凝土为主与钢柱共同承担并传至基础。 

钢柱外包混凝土厚度由计算确定，但每侧不应小于 180mm。 

（3）外包式柱脚的钢柱翼缘上应焊接圆柱头栓钉。栓钉直径不得小于 16mm，

间距不得小于 200mm，栓钉数量需经计算确定。 

（4）外包式柱脚的各项计算按《高层民用建筑钢结构技术规程》(JGJ99)的

相关章节规定。 

（5）预制杯口插入式柱脚刚接设计与采用与外包式柱脚相同的规定。 

 

3 外露式柱脚刚接设计要点： 

（1）钢柱底板尺寸应满足基础混凝土的抗压强度设计值；由锚固螺栓承受柱

脚弯矩形成的拉力。 

（2）钢柱与柱脚底板应采用熔透焊。 

（3）钢柱脚的水平力应由底板与基础混凝土间的摩擦力传递，摩擦系数可取

0.4。当不能满足时，在底板下部焊接抗剪链；或柱脚外包钢筋混凝土。 

8.6.3 型钢混凝土柱柱脚 

柱型钢底部应设置底板，并用锚栓锚固于柱脚底部的混凝土中或基础中。柱

脚的设计应符合下列要求： 
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图 8.6.3-1  埋入式柱脚图           8.6.3-2  非埋入式柱脚 

1—型钢底板  2—锚栓  3—基础  4—水平加劲板 

1.埋入式柱脚设计应符合下列要求： 

（1）埋入式柱脚的型钢伸入基础的埋置深度 hB 应满足下列公式的要求： 

 
Bse

ss

c

Bse

ss

c

Bse

ss

c

B
fb

M

fb

V

fb

V
h

4
2

2














  (8.6.3-1) 

式中： ss

cM —基础顶面柱型钢部分承担的弯矩设计值， ss

cM 可取型钢的受弯承载

力 ss

yM 0 ； 

ss

cV —基础顶面柱型钢部分承担的剪力设计值，可取 ss

cV = n

ss

y HM /0 ，其中

Hn 为柱净高； 

Bf —混凝土的承压强度设计值，按下式计算： 

 cseB fbbf  / ，且 cB ff 3  (8.6.3-2) 

cf —混凝土轴心抗压强度设计值； 

b —柱脚型钢翼缘宽度； 

seb —钢柱埋入部分的有效承压宽度(图 8.5.3-4)，按表 8.6.3 确定； 
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(a) 翼缘表面            (b)腹板面+翼缘侧面 

图 8.6.3-3 埋入式柱脚的有效承压宽度 

表 8.6.3 柱型钢埋入式柱脚埋入部分侧向的有效宽度 bse 

型钢截面形式及

承压方式 

   

bse 
2w ft d  2 2w ft d  3 4w ft d  

  

（2）埋入式柱脚应按下列公式确定柱型钢底部的弯矩和轴力设计值： 

 )(2/ mBbmseB

ss

c

ss

cB hhfhbhVMM   (8.6.3-3) 

 ss

cB NN   (8.6.3-4) 

 2/)( sBm hhh   (8.6.3-5) 

 
Bse

ss

c
s

fb

V
h   (8.6.3-6) 

式中： BM —柱型钢底部截面的弯矩设计值； 

BN —柱型钢底部截面的轴力设计值； 

ss

cN —基础顶面柱型钢部分承担的轴力设计值； 

hB—埋入式柱脚型钢的埋深(图 8.6.3-4)； 

hm—埋入式柱脚抗弯部分混凝土承压高度(图 8.6.3-4)； 

hs—埋入式柱脚抗剪部分混凝土承压高度(图 8.6.3-4)。 
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(a) 埋深较大时      (b)埋深较浅时 

图 8.6.3-4 埋入式柱脚中型钢埋入部分的内力传递 

（3）埋入式柱脚型钢底部的混凝土在轴力 NB 和弯矩 MB 作用下，应符合下式要

求： 

 BuB MM   (8.6.3-7) 

式中： BuM —型钢底部的混凝土承载力。 

计算 MBu 时，可将型钢柱脚底板的锚栓作为受拉钢筋，与底板下混凝土部分

组成的截面，轴力取 NB，按钢筋混凝土截面受弯计算。 

（4）对于边柱和角柱柱脚，应计算混凝土基础部分上、下部分的 U 形加强钢筋： 

当柱脚受到由内向外作用的剪力时(图 8.6.3-5)， 













 


cc
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c
Df

alT
hlhl

Df

T
lDfM

)(2
)( 2

 (8.6.3-8) 

当柱脚受到由外向内作用的剪力时(图 8.6.3-5)， 

cc

By

ccycc

ss

c
Df

ahlT
llDflTlDfM

)(2
)( 22


  (8.6.3-9) 

式中： uM —刚柱脚埋入部分由 U 型加强筋提供的侧向受弯承载力，取 1.2 pcM ； 

Ty—U 形加强筋的受拉承载力，Ty=Atfyk; 

At—U 形加强筋的截面面积之和; 

fyk—U 形加强筋的抗拉强度标准值; 

a—U 形加强筋重心至基础表面或柱底板下表面的距离(图 8.5.3-6); 

Dc—与弯矩作用方向平行的柱身尺寸。 
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(a)                     (b) 

图 8.6.3-5 埋入式钢柱脚 U 形加强筋计算简图 

2．非埋入式柱脚设计应符合下列要求： 

（1）计算非埋入式柱脚在压力和弯矩共同作用下的承载力时，可将柱脚截面分

为：型钢柱脚锚栓和型钢底板下混凝土组成的截面(图 8.6.3-6b)和周边钢筋混凝

土箱形截面(图 8.6.3-6c)两部分，按下列方法进行设计： 

1）型钢柱脚锚栓和型钢底板下混凝土组成的截面部分承担的轴压力 Nb 取上

部型钢混凝土柱中型钢部分传来的轴压力，再按钢筋混凝土截面压弯承载力的计

算方法确定其所承担的弯矩 Mb，计算时锚固螺栓仅作为受拉钢筋考虑，不考虑

锚固螺栓的受压作用。当柱脚锚固螺栓仅按构造要求设置时，应取 Mb 等于零。 

2）周边钢筋混凝土箱形截面的轴压力和弯矩设计值按公式(8.6.3-10)、(8.5.3-

11)取值，然后按钢筋混凝土箱形截面压弯承载力计算方法确定周边钢筋混凝土

箱形截面的配筋。 

 br NNN   (8.6.3-10) 

 br MMM   (8.6.3-11) 

式中： rN 、 rM —分别为周边钢筋混凝土箱形截面的轴压力设计值和弯矩设计值； 

N 、M —型钢混凝土柱脚截面处轴压力设计值和弯矩设计值。 

（2）非埋入式柱脚的受剪承载力应满足下列要求： 

 
rc

Bu

ss

By VVV   (8.6.3-12) 

 svyvet

rc

Bu AfhbfV 5.07.0 0   (8.6.3-13) 

式中：V —考虑柱底弯矩调整影响后的柱脚剪力设计值； 
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ss

ByV —柱型钢底板摩擦力和锚栓的受剪承载力之和，柱底部的剪力可由底板

与混凝土之间的摩擦力传递，摩擦系数取 0.4；单根锚栓的受剪承载

力 ve

b

v fAV  ，Ae为单根锚栓截面面积，fv为锚栓钢材的抗剪强度设计

值； 

rc

BuV —周边钢筋混凝土部分的受剪承载力； 

be—周边箱形混凝土截面的有效受剪宽度，取 be=be1+be2； 

h0—沿受力方向周边箱形混凝土截面的有效高度。 

（3）非埋入式柱脚的柱型钢混凝土保护层厚度不应小于 150mm。 

（4）非埋入式柱脚相邻层的柱型钢翼缘上应设置栓钉。栓钉的直径不宜小于

19mm，水平和竖向中心距不宜大于 300mm，且栓钉中心至型钢板材边缘的距离

不应小于 60mm。当有可靠依据时，可按照计算确定栓钉数量。 

 

 

（a） （b） （c） 

图 8.6.3-6 非埋入式基础承载力的叠加 

8.6.4 钢管混凝土柱柱脚 

1.钢管混凝土柱柱脚构造应符合下列规定： 

非埋入式柱脚的柱脚板与基础可采用锚栓连接(图 8.6.4-1a)或锚筋连接(图

8.6.4-1b)，埋入式柱脚的柱脚板与钢管之间可采用加劲肋连接(图 8.6.4-1c)。埋入

式柱脚也可在钢管表面焊接钢筋环(图 8.6.4-1c)，并应设置定位锚栓或锚筋。柱脚

板及加劲肋应满足施工阶段空钢管柱可能受到的荷载要求，柱脚板可同时作为安

装钢管柱的定位器(图 8.6.4-2)。柱脚构造应符合下列要求： 

（1） 柱脚板的厚度不宜小于钢管壁厚的 1.5 倍，且不应小于 20mm； 

（2） 柱脚板的宽度不宜小于钢管壁厚的 10 倍，且不应小于 200mm； 

（3） 加劲肋的厚度不宜小于钢管壁厚，肋高不宜小于柱脚板外伸宽度的 2

倍。肋距不应大于柱脚板外伸宽度的 4 倍； 

（4） 锚栓截面面积不宜小于钢管截面面积的 20%，锚栓应采用双螺母拧紧

或其他措施防止松动，锚栓埋入长度不应小于其直径的 25 倍，锚栓
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底部应有弯钩或锚板，锚板厚度宜大于 1.3 倍锚栓直径； 

（5） 按构造配置抽筋时，锚筋的总截面面积应不小于钢管壁截面面积的

0.7 倍，应适当分置于钢管内和钢管外，插筋锚入混凝土基础的长度

不应小于 45d 及 1000mm，d 为插筋直径。管外的插筋应热弯等强焊

接于柱脚板面或钢管外壁上，管内插筋伸入管内的长度不应小于 45d

及 1000mm。 

2.矩形钢管混凝土柱外露式柱脚的构造可参考本规程第 8.6.4 条第 1 款和图

8.6.4-1a，埋入式柱脚的构造示意可参考本规程图 8.6.4-1c。 

钢管混凝土柱脚下的基础混凝土内应配置方格钢筋网或螺旋式箍筋，应按现

行国家标准《混凝土结构设计规范》GB50010 的规定，验算施工阶段和竣工

后柱脚板下基础混凝土的局部受压承载力。计算局部受压承载力时，混凝土

局部受压面积 A1 克取钢管混凝土柱的截面面积，局部受压的计算底面积 Ab

可取为 3A1，Ab 不应大于基础或桩基承台的顶面面积。 

 

(a) 非埋入式柱脚 1                     (b)非埋入式柱脚 2 

 

(c)埋入式柱脚 

图 8.6.4-1 圆形钢管混凝土柱的柱脚构造示意 
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图 8.6.4-2 柱脚板构造示意 
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9  结构减震设计 

9.1  一般规定 

9.1.1  本章适用于设置延性消能构件改善高层钢-混凝土混合结构刚度分布与提

高结构延性的延性消能构件减震设计，以及设置消能器吸收与消耗地震能量的消

能器减震设计。 

9.1.2  结构减震设计确定设计方案时，应与采用抗震设计的方案进行对比分析。 

    同时设置延性消能构件和消能器的结构，除各减震部件应符合本章的相关规

定外，整个结构应符合第 9.3 节的规定。 

9.1.3  减震设计时主体结构楼、屋盖宜满足平面内无限刚性的要求；当不满足该

要求时应考虑楼、屋盖平面内的弹性变形，在楼层的合理位置布置减震部件，并

建立符合实际情况的力学分析模型。 

9.1.4  消能器应能对应不同的工作状态提供足够的附加阻尼。在 10 年一遇标准

风荷载作用下，摩擦消能器不应进入工作状态，金属消能器不应产生屈服。 

     防屈曲支撑、高延性钢板墙、高延性钢连梁根据性能需求用作延性消能构

件或金属消能器时，可采用附录 A 的方法进行设计。 

9. 1.5  减震设计时，减震部件应符合下列要求： 

1 减震部件的性能参数应经试验确定。 

2 减震部件的设置部位，应采取便于检查和替换的措施。 

3 设计文件上应注明对减震部件的性能要求，安装前应按规定进行检测，确

保性能符合要求。 

9.1.6  减震结构构件设计时，宜充分考虑减震部件引发的主体结构框架柱、梁的

附加轴力、剪力和弯矩作用。 

9.1.7  减震结构的减震设计，尚应符合相关专门标准的规定；也可按抗震性能目

标的要求进行基于性能的设计。性能目标可以根据需要选定针对整个结构、结构

的局部位置或关键部位、结构的关键部件、重要构件等。 

9.2 延性消能构件减震设计要点 

9.2.1  延性消能构件在 10 年一遇标准风荷载和多遇地震作用下不应产生屈服，

并应满足下式要求：  

S R                                 (9.2.1) 

式中：S 为延性消能构件在考虑 10 年一遇风荷载或多遇地震作用的内力组合设
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计值；R为延性消能构件的承载力设计值（按材料强度设计值确定）。 

9.2.2  延性消能构件减震设计应针对不同的减震要求确定合理的减震性能目标： 

     1. 针对改善刚度分布不规则的减震要求，延性消能构件不宜过早发生屈服，

宜确保整个结构在罕遇地震作用下刚度分布基本合理。 

      2. 针对改善结构关键部位的延性和保护结构的关键部件、重要构件的减

震要求，延性消能构件应先于相关部位、部件和构件发生屈服。 

9.2.3  延性消能构件应在罕遇地震作用下有足够的延性储备，并应通过专业机构

的性能检验。 

9.2.4  延性消能构件的性能检验，应符合下列规定： 

1 由第三方进行抽样检验，抽检数量为同一类型同一规格数量的 3%，当同一

类型同一规格的消能器数贵较少时，可以在同一类型消能器中抽检总数量的 3%，

但不应少于 2 个，检测合格率为 100%，检测后的消能器不能用于主体结构。 

2 在 1/150、1/100、1/75、1/50 的层间位移角相应的延性消能构件的位移幅值

下往复循环各 3圈后，消能器的主要设计指标误差和衰减量不应超过 15%，且不

应有明显的破坏现象。 

9.2.5  结构采用延性消能构件减震设计时，延性消能构件的相关部位应符合下列

要求： 

1 延性消能构件与支承构件的连接，应符合本规程和有关规程对相关构件连

接的构造要求。 

2 在延性消能构件施加给主结构最大力作用下，延性消能构件与主结构之间

的连接部件应在弹性范围内工作。 

3 与延性消能构件相连的结构构件设计时，应计入延性消能构件传递的附加

内力。 

9.3  消能器减震设计要点 

9.3.1  消能减震设计时，应根据多遇地震下的预期减震要求及罕遇地震下的预期

结构位移控制要求，设置适当的消能部件。消能部件可由消能器及斜撑、墙体、

梁等支承构件组成。消能器可采用速度相关型、位移相关型或其他类型。 

注：1.速度相关型消能器指黏滞消能器和黏弹性消能器等； 

2.位移相关型消能器指金属屈服消能器和摩擦消能器等。 

9.3.2  消能器的力学模型参数应根据设计要求，按消能器类型进行如下选择： 

1 摩擦型消能器、铅消能器可采用理想弹塑性模型。 

2 软钢消能器、防屈曲支撑消能器可采用双线性或三线性模型。 

3 速度型消能器可采用 MAXWELL 模型。 
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4 设计分析所用消能器力学模型参数应与使用的消能产品的足尺试验结果

一致。 

9.3.3  以剪切变形为主的消能部件在结构中布置宜遵照下列原则： 

1 消能部件的布置宜使结构在两个水平主轴方向的动力特性相近。 

2 消能部件的竖向布置宜使结构沿高度方向刚度均匀。 

3 消能部件宜布置在层间相对位移或相对速度较大的楼层，同时可采用合理

形式增加消能器两端的相对变形或相对速度，提高消能器的减震效率。 

4 消能部件的布置不应导致结构出现明显的薄弱构件或薄弱层。 

9.3.4  消能减震结构设计时宜使各层以下参数相接近(基本烈度地震作用下)： 

位移相关型消能器：消能部件水平等效刚度与结构水平层间刚度比，消能部件水

平剪力与结构的水平层间剪力乘以该层水平层间位移之积之比； 

黏滞消能器：消能部件的水平阻尼力与结构的水平层间剪力乘以该层水平层

间位移之积之比； 

黏弹性消能器：消能部件的水平刚度与结构的水平层间刚度比，消能部件零

位移时的水平阻尼力与结构的水平层间剪力乘以该层水平层间位移之积之比。 

9.3.5  消能减震结构各层消能器的最大水平阻尼力之和不宜大于相应层结构层

间屈服剪力的 60%。 

9.3.6  消能减震设计中不应考虑消能器(防屈曲钢板墙除外)承担重力荷载。 

9.3.7  消能减震设计的计算分析，应符合下列规定： 

1 当主体结构基本处于弹性工作阶段时，可采用线性分析方法作简化估算，

并根据结构的变形特征、高度、消能器类型、消能器布置情况等，按本规程第 5. 

1 节的规定分别采用底部剪力法、振型分解反应谱法和时程分析法。消能减震结

构的地震影响系数可根据消能减震结构的总阻尼比按本规程第 5.1.5 条的规定采

用。 

消能减震结构的自振周期应根据消能减震结构的总刚度确定，总刚度应为结

构刚度和消能部件有效刚度的总和。 

消能减震结构的总阻尼比应为结构阻尼比和消能部件附加给结构的有效阻

尼比的总和；多遇地震、设防烈度地震和罕遇地震下的总阻尼比应分别计算。当

位移型消能器的耗能部件采用延性和疲劳性能好的软钢时，多遇地震下的附加有

效阻尼比可取设防烈度下的附加有效阻尼比计算值。 

2 对主体结构进人弹塑胜阶段的情况，应根据主体结构体系特征，采用静力

非线性分析方法或非线性时程分析方法。 

在非线性分析中，消能减震结构的恢复力模型应包括结构恢复力模型和消能

部件的恢复力模型及消能器承担重力荷载情况。 
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3 消能减震结构的层间弹塑性位移角限值，应符合预期的变形控制要求，宜

比非消能减震结构适当减小。 

9.3.8  消能部件附加给结构的有效阻尼比和有效刚度，可按下列方法确定： 

1 位移相关型消能部件和非线性速度相关型消能部件附加给结构的有效刚

度应采用等效线性化方法确定。 

2 消能部件附加给结构的有效阻尼比可按下式估算： 

1

4

n

cj

j

a

s

W

W








                       (12.3.8-1) 

式中： a ——消能减震结构的附加有效阻尼比； 

cjW ——第 j 个消能部件在结构预期层间位移
ju  ，下往复循环一周所消耗

的能量； 

n——安装在结构上的所有消能部件数量； 

sW ——设置消能部件的结构在预期位移下的总应变能。 

注：当消能部件在结构上分布较均匀，且附加给结构的有效阻尼比小于 20%

时，消能部件附加给结构的有效附尼比也可采用强行解耦方法确定。 

3 不计及扭转影响时，消能减震结构在水平地震作用下的总应变能，可按下

式估算： 

1
=

2
s i i

i

W Fu                      (9.3.8-2) 

式中： iF ——质点 i  的水平地震作用标准值； 

iu ——质点 i 对应于水平地震作用标准值的位移。 

4 速度线性相关型消能器在水平地震作用下往复循环一周所消耗的能量，可

按下式估算： 

 2 2 2

12 coscj j j jW T C u                (9.3.8-3) 

式中： 1T ——消能减震结构的基本自振周期； 

jC ——第 j  个消能器的线性阻尼系数； 

j ——第 j  个消能器的消能方向与水平面的夹角 

ju ——第 j  个消能器两端的相对水平位移。 

当消能器的阻尼系数和有效刚度与结构振动周期有关时，可取相应于消能减

震结构基本自振周期的值。 

5 位移相关型和速度非线性相关型消能器在水平地震作用下往复循环一周

所消耗的能量，可按下式估算： 
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cj jW A                            (9.3.8-4) 

式中：
jA ——第 j  个消能器的恢复力滞回环在相对水平位移

ju 时的面积。 

消能器的有效刚度可取消能器的恢复力滞回环在相对水平位移
ju 时的割线

刚度。 

6 消能部件附加给结构的有效阻尼比超过 25%时，宜按 25%计算。 

9.3.9  消能部件的设计参数，应符合下列规定： 

1 速度线性相关型消能器与斜撑、墙体或梁等支承构件组成消能部件时，支

承构件沿消能器消能方向的刚度应满足下式： 

 16b DK T C                      (9.3.9-1) 

式中： bK ——支承构件沿消能器方向的刚度； 

DC ——消能器的线性阻尼系数； 

1T ——消能减震结构的基本自振周期。 

2 速度非线性相关型消能器的支承构件沿消能器消能方向的刚度应满足下

式： 

0b dK K                       (9.3.9-2) 

3b dK K                       (9.3.9-3) 

式中： 0dK ——消能器的初始速度； 

dK ——设防烈度下消能器零位移时的阻尼力与最大位移之比，即损失刚

度。 

3 黏弹性消能器的黏弹性材料总厚度应满足下式： 

 t u                        (9.3.9-4) 

式中： t——粘弹性消能器的粘弹性材料的总厚度； 

u ——沿消能器方向的最大可能的位移； 

  ——粘弹性材料允许的最大剪切变形； 

4 位移相关型消能器与支撑、墙体或梁等支承构件组成消能部件时，消能部

件的恢复力模型参数宜符合下列要求： 

2 3py syu u                        (9.3.9-5) 

式中：
pyu ——消能部件在水平力方向的屈服位移或起滑位移； 

syu ——设置消能部件的结构层间屈服位移。 

5 消能器的迹象位移能力应不小于罕遇地震下消能器最大位移的 1.2 倍；对

速度相关型消能器，消能器的极限速度应不小于地震作用下消能器最大速度的
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1.2 倍，且消能器应满足在此极限速度下的承载力要求。 

9.3.10  消能器的性能检验，应符合下列规定： 

1 对黏滞流体消能器，由第三方进行抽样检验，其数量为同一工程同一类型

同一规格数量的 20%，但不少于 2 个，检测合格率为 100%，检测后的消能器可

用于主体结构；对其他类型消能器，抽检数量为同一类型同一规格数量的 3%，

当同一类型同一规格的消能器数贵较少时，可以在同一类型消能器中抽检总数量

的 3%，但不应少于 2 个，检测合格率为 100%，检测后的消能器不能用于主体结

构。 

2 对速度相关型消能器，在消能器设计位移和设计速度幅值下，以结构基本

频率往复循环 30 圈后，消能器的主要设计指标误差和衰减量不应超过 15%；对

位移相关型消能器，在消能器设计位移幅值下往复循环 30 圈后，消能器的主要

设计指标误差和衰减量不应超过 15%，且不应有明显的低周疲劳现象。 

9.3.11  结构采用消能减震设计时，消能部件的相关部位应符合下列要求： 

1 消能器与支承构件的连接，应符合本规程和有关规程对相关构件连接的构

造要求。 

2 在消能器施加给主结构最大阻尼力作用下，消能器与主结构之间的连接部

件应在弹性范围内工作。 

3 与消能部件相连的结构构件设计时，应计入消能部件传递的附加内力。 

9.3.12  当消能减震结构的抗震性能明显提高时，主体结构的抗震构造要求可适

当降低。降低程度可根据消能减震主体结构底部或控制楼层(相对薄弱的楼层)承

担层间剪力或层间位移降低程度确定，最大降低程度应控制在 1 度以内。  
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附录 A  金属消能减震部件的设计要求 

A.1 防屈曲支撑 

A.1.1 防屈曲支撑可按照性能要求分为延性消能构件型和消能器型，可分别用于

延性消能构件减震设计和消能器减震设计。 

消能器型防屈曲支撑在多遇地震阶段的设计方法可采用本规程第 9.3节位移

相关型消能器的设计方法。 

A.1.2 延性消能构件型防屈曲支撑在风载或小震与其它静力荷载组合下最大拉压

轴力设计值 N 应满足下式要求： 

0.9 /ysc yN N                           (A.1.2-1) 

1ysc y ayN f A                           (A.1.2-2)  

式中： N ——防屈曲支撑轴力设计值； 

yscN ——芯板的受拉或受压屈服承载力，根据芯材约束屈服段的截面面积

来计算； 

1A ——约束屈服段的钢材截面面积； 

ayf ——芯板钢材的屈服强度标准值； 

y ——芯板钢材的超强系数，Q160 和 Q225 取 1.1；Q235 取 1.25；Q345 取

1.1；Q390 和 Q420 取 1.05。当有实测数据时应以实测为准，且实测

值不应大于上述数值的 15%。 

A.1.3 防屈曲支撑在中震和大震下的验算应采用弹塑性分析方法。 

弹塑性分析方法主要有静力弹塑性分析和动力弹塑性分析，可选用如图

A.1.3 所示的双线性恢复力模型。  
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图 A.1.3 防屈曲支撑双线性恢复力模型 

其中： yscN —防屈曲支撑屈服承载力，由式(A.1.2-2)确定； 

y —防屈曲支撑初始塑性变形； 

k —防屈曲支撑的刚度，可按照
l

EA
k e 取值； 

E — 钢材弹性模量； 

eA —防屈曲支撑等效截面积； 

 l —支撑长度； 

      q—芯板钢材的强化系数，可取为 1%。 

A.1.4 防屈曲支撑在地震作用下不应发生整体失稳，其套筒抗弯刚度应符合下列

公式要求： 

2

2
1.2 ysc

EI
N

l




                       （A.1.4-1） 

或：                      

2

2

1.2 yscN l
I

E






                         （A.1.4-2） 

式中： I ——防屈曲支撑套筒的弱轴惯性矩； 

E ——套筒钢材弹性模量； 

l——支撑长度； 

——应变强化调整系数，根据表 A.1.4 采用； 

yscN ——防屈曲支撑屈服承载力，由式(A.1.2-2)确定。 

 

 

 

 

 

qk

k

N



N
by

y

Nysc 
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表 A.1.4 芯材的应变强化调整系数 

材 料 型 号  

Q100LY、Q160LY 2.4 

Q225LY 1.5 

Q235、Q345 1.5 

A.1.5 在结构模型中屈曲约束支撑的刚度应按照下式确定。 

321x

e

/1/1/1

1
k

kkkL

EA


                      (A.1.5-1) 

54

1

b

b

/1/1

1
k

kkL

EA




 

                       (A.1.5-2) 

式中：
 

eA
 

——结构模型中的支撑等效截面积（m2）
 

E
 

——钢材的弹性模量（Pa）；
 

xL
 

——防屈曲支撑的轴线长度（m）；
 

1k
 

——防屈曲支撑的刚度（N / m）；
 

2k
 

——防屈曲支撑两端连接节点段的线刚度（N / m），
j

j

2
L

EA
k  ；

 

3k
 

——防屈曲支撑两端连接节点域的刚度（N / m）；
 

4k
 

——防屈曲支撑两端连接段与过渡段的刚度（N / m）；
 

5k
 

——防屈曲支撑屈服耗能段的刚度（N / m）；
 

jA
 

——节点段的等效截面积，可按经验或有限元方法确定；
 

jL
 

——节点段的长度（m）。 

A.1.6 防屈曲支撑的核心单元钢板宜优先采用低屈服点钢材，伸长率不应小于

25%，且应具有工作温度条件下的冲击韧性合格保证，同时钢材的屈服强度值应

稳定。 

A.1.7 防屈曲支撑的核心单元宜沿轴线方向区分出耗能段、过渡段和连接段，应

采取适当的措施减小核心单元截面变化处的应力集中。防屈曲支撑在地震作用下

产生的塑性变形应集中在核心单元的耗能段，核心单元的过渡段和连接段应保持

弹性。 

A.1.8 防屈曲支撑的约束单元不应阻碍核心单元沿轴线方向的拉伸与压缩变形。

应根据防屈曲支撑具体的构造形式，在核心单元与约束单元之间预留合适的压缩

空间。核心单元与约束单元之间沿宽度方向宜留置适当的间隙以释放核心单元在
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受压时因泊松效应引起的横向膨胀变形。 

A.1.9 防屈曲支撑的约束单元在自重和摩擦力的共同作用下，不应沿轴线方向产

生滑动。 

A.1.10 防屈曲支撑受拉时，应保证核心单元的耗能段始终不露于约束单元的外

部。核心单元的过渡段宜延伸至约束单元内部并保留一定的约束长度。 

A.1.11 防屈曲支撑构件与钢框架、钢筋混凝土框架的连接可采用高强度螺栓连

接（图 A.1.11-1）或销轴连接（图 A.1.11-2），亦可采用焊接连接（图 A.1.11-3）。 

            

(a)与钢框架连接 

1—钢柱  2—加劲肋  3—连接板  4—高强螺栓  5—屈曲约束支撑

6—钢梁 

 

（b）与钢筋混凝土框架连接 

1—混凝土柱  2—加劲肋  3—连接板  4—高强螺栓  5—屈曲约束支撑  

6—混凝土梁  7—预埋件 
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（c）与型钢混凝土结构的连接 

1—型钢混凝土柱  2—加劲肋  3—连接板  4—高强螺栓  5—屈曲约束支撑  

6—钢筋和型钢翼缘上焊接的连接套筒连接  7—穿加劲肋板须预留孔  

8—型钢混凝土梁 

图 A.1.11-1  高强度螺栓型连接 

  

(a)与钢框架连接 

1—钢柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—钢梁 

  

(b)与钢筋混凝土框架连接 

1—混凝土柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—混凝土梁  5—预埋件 
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(c)与型钢混凝土结构的连接 

1—型钢混凝土柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—钢筋和型钢翼缘上

焊接的连接套筒连接  5—穿加劲肋板须预留孔  6—型钢混凝土梁 

图 A.1.11-2 销轴型连接 

 

  

(a) 与钢框架连接 

1—钢柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—钢梁 
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(b)与钢筋混凝土框架连接 

1—混凝土柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—混凝土梁  5—预埋件 

  

(c)与型钢混凝土结构的连接 

1—型钢混凝土柱  2—加劲肋  3—屈曲约束支撑  4—钢筋和型钢翼缘上

焊接的连接套筒连接  5—穿加劲肋板须预留孔  6—型钢混凝土梁 

图 A.1.11-3  焊接型连接 

 

A.1.12 防屈曲支撑的连接承载力设计值应符合下列公式要求： 

1.2c yscF N                               （A.1.12） 

式中：
cF ——承受防屈曲支撑轴力的连接作用力设计值； 

 ——应变强化调整系数，根据表 A.1.4 采用； 

  yscN ——防屈曲支撑屈服承载力，由式(A.1.2)确定。 
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A.2 高延性钢板墙 

A.2.1 高延性钢板墙可按照性能要求分为延性消能构件型和消能器型，可分别用

于延性消能构件减震设计和消能器减震设计。 

消能器型高延性钢板墙在多遇地震阶段的设计方法可采用本规程第 9.3节位

移相关型消能器的设计方法。 

A.2.2 高延性钢板墙在风载或小震与其它静力荷载组合下最大拉压剪力设计值 Q

应满足下式要求： 

     bQ Q                              (A.2.2) 

其中， bQ 为高延性钢板墙的抗剪强度设计值。 

A.2.3 高延性钢板墙在中震和大震下的验算应采用弹塑性分析方法。 

弹塑性分析方法主要有静力弹塑性分析和动力弹塑性分析，可选用强化双线

性恢复力模型。 

A.2.4 高延性钢板墙在结构分析时可采用以下简化模型： 

1. 屈曲约束钢板墙可采用等效支撑模型进行计算。 

等效支撑的截面面积 Ab 可按下式计算： 

                   (A.2.4-1) 

其中，K 为屈曲约束钢板墙初始侧向刚度；lb为等效支撑长度；为等效支撑与水

平面的夹角, )
2

arctan(
eB

H


 ； 

 

 

图 A.2.4-1  屈曲约束钢板墙等效支撑模型 

等效支撑的屈服承载力可按下式计算： 

2
A

2 cos

b
b

Kl

E 


l' l'

板
钢

B



lb

等
效
支
撑

e

b0

H

顶梁

底梁

墙

e

柱 
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eB

eBHQQ
Q

y

yb
2

)2(

2cos2

22






                  (A.2.4-2) 

2. 无屈曲波纹钢板墙可采用等效支撑框架模型进行计算。 

 

图 A.2.4-2  无屈曲波纹钢板墙等效支撑框架模型 

等效支撑的截面面积 Ab 可按下式计算： 

3

2 2 2

2

( )

2
b

K H a
A

Ea




                          (A.2.4-3) 

式中，K 为无屈曲波纹钢板墙初始侧向刚度；H 为波纹钢板墙高度。 

等效支撑的材料屈服强度可按下式计算： 

1

2 2 2( )

2

y

yb

b

Q H a
f

A a




                          (A.2.4-4) 

式中，Qy 为无屈曲波纹钢板墙屈服承载力。 

铰接端柱截面面积 Ac 可按下式计算： 

0

2

u
c

y y

Q H P
A

af f
 

                             (A.2.4-5) 

式中，P0 为上部无屈曲波纹钢板墙对本层铰接端柱的竖向力作用。 

A.2.5 为保证屈曲约束钢板墙在整体弯剪屈服之前不发生整体屈曲，面外约束板

件的平面外抗弯刚度 Dc 需要满足： 

2cr

u
c

k

BQ
D                   (A.2.5-1) 

式中：Dc 为面外约束部件的平面外抗弯刚度； 

Qu 为钢板墙的极限承载力； 

B 为钢板墙的宽度； 

H

a
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kcr 为剪切屈曲系数，由(A.2.5-2)式计算： 

]2,4.0[2.0)(2.5)(1.1 44 
H

B

H

B
kcr     (A.2.5-2) 

式中：H 为钢板墙的高度 

A.2.6 防屈曲钢板墙与边界梁柱连接节点应有足够的承载力，以保证钢板墙能充

分发挥承载和耗能作用。 

A.2.7 防屈曲钢板墙与边界梁连接处承受的弯矩和剪力作用，应不小于钢板墙芯

板的屈服弯矩 Mp和屈服剪力 Qp(图 A.2.7)。 

 

图 A.2.7 防屈曲钢板墙与边界梁连接节点受力图 

 

A.2.8 屈曲约束钢板墙仅芯板与边界梁柱的连接，可采用下列形式（图 A.2.8）: 

(a)芯板上下端和边界梁焊接，同时芯板端部和边界柱焊接；(b) 芯板仅上下端与

边界梁焊接。 


M

Q

Q


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(a)  方案 1                          (b)  方案 2 

图 A.2.8  屈曲约束钢板墙连接方案 

A.2.9 屈曲约束钢板墙采用 A.2.8 条方案 1 连接的角焊缝焊脚尺寸和长度应满足

式 A.2.9-1 的要求： 

w
f

wp

pp

wp

pp

wf

p
f

I

xeQM

I

yeQM

lh

Q








 
2121

)
)(

()
22.1

)(

22.1
(   （A.2.9-1） 

式中，e 为角焊缝形心距芯板与边界梁焊缝的距离； 

x1 和 y1 分别为焊缝最远点距离焊缝形心的水平和竖向距离，e、x1 和 y1 如

图 A.2.9 所示； 

hf 为角焊缝的较小焊脚尺寸； 

lw为焊缝计算长度； 

ff
w为角焊缝设计强度； 

Iwp 为角焊缝有效截面对焊缝形心的极惯性矩，按下式计算： 

  Iwp=Iwpx +Iwpy          （A.2.9-2） 

式中，Iwpx和 Iwpy为角焊缝有效截面对其 x、y 轴的惯性矩 
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图 A.2.9   芯板与边界梁柱的连接角焊缝 

 

A.2.10 屈曲约束钢板墙采用 A.2.8 条方案 2 的角焊缝焊脚尺寸和长度应满足式

A.2.10 的要求： 

w
f

f

p

wf

p
f

lh

M

lh

Q

w


 

2

2

2 )
7.0

6
()

22.1
(    （A.2.10） 

A.2.11 边界梁的受剪承载力应符合下列要求： 

V≤Vl/RE       （A.2.11-1） 

Vl＝0.58Awfay       （A.2.11-2） 

式中：V——边界梁段的剪力设计值； 

Vl——边界梁段受剪承载力； 

Aw——边界梁段腹板截面面积； 

fay——边界梁段钢材屈服强度； 

——系数，可取 0.9； 

γRE——边界梁段承载力抗震调整系数，取 0.75。 

A.2.12 边界梁的剪力设计值，应按钢板墙等效支撑模型进行结构分析所得梁内组

合剪力最大值确定。边界梁段受剪承载力不应小于小震或风作用下的剪力设计值，

不宜小于钢板墙屈服时的边界梁剪力值的 1.2 倍。 

A.2.13 当钢板墙芯板的放大端部与两边框架柱相连时（图 A.2.8a），计算边界梁

段受剪承载力时可考虑钢板墙芯板端部对梁抗剪承载力的贡献。 

A.2.14 防屈曲钢板墙的面外约束构件距离梁翼缘及连接节点板的净距应不小于

50mm。距离柱翼缘的净距应不小于 50mm。如采用 A.2.8 条方案 2，则芯板与柱

M

Q
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距离柱翼缘的净距应不小于净层高的
50

1
（图 A.2.14）。 

 

图 A.2.14  连接节点构造 

A.2.15 钢板墙边界梁段在钢板墙端部位置处，应在其腹板两侧配置加劲肋，加劲

肋的高度应为梁腹板高度，一侧的加劲肋宽度不应小于(bf/2-tw)，厚度不应小于

0.75tw和 10mm 的较大值。加劲肋应在钢板墙左右两端分别布置 3 道，每道加劲

肋净距 50mm，最外侧加劲肋离柱边的净距不小于 50mm，如图 A.2.15 所示。 

 

图 A.2.15  边界梁加劲肋的设置 

 

A.2.16 钢板墙边界梁与柱的连接应符合下列要求： 

1) 无墙梁段长度不宜大于 1.6Mlp/Vl。 

2)边界梁翼缘与柱翼缘之间应采用坡口全熔透对接焊缝连接，边界梁腹板与柱之

间应采用角焊缝（气体保护焊）连接；角焊缝的承载力不得小于边界梁腹板的轴


h

50
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力、剪力和弯矩同时作用时的承载力。 

3)边界梁与柱腹板连接时，边界梁翼缘与横向加劲板间应采用坡口全熔透焊缝，

其腹板与柱连接板间应采用角焊缝（气体保护焊）连接；角焊缝的承载力不得小

于边界梁腹板的轴力、剪力和弯矩同时作用时的承载力。 

4) 无墙梁段的腹板不得贴焊补强板，也不得开洞。 

A.2.17 无墙梁段翼缘板外伸宽度 b1 与其厚度 tf之比，应符合下式要求： 

 1 235
8

f y

b

t f
                  （A.2.17） 

A.2.18 无墙梁段腹板计算高度 h0 与其厚度之比，应符合下式要求： 

0

1

235
(72 100 )tb

w b y

h N

t A f f
             （A.2.18） 

式中，A1b 为耗能梁段的截面面积。 

A.2.19 无屈曲波纹钢板墙的焊接可采用焊接节点型式，如图 A.2.19 所示。 

 

图 A.2.19  无屈曲波纹钢板墙焊缝连接 

无屈曲波纹钢板墙与上下梁的焊缝需满足一级焊缝的要求。波纹钢板宽度范

围内的 T 型转换件腹板厚度 tc 应满足下式要求： 

u
c

yc

Q
t

af
                              (A.2.19-1) 

    式中，Qu 为无屈曲波纹钢板墙极限承载力；a 为波纹板宽度，fyc 为 T 型转换

件的屈服强度。 
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边缘构件宽度范围内的 T 型转换件截面积 Acc 应满足下式要求： 

2

u o
cc

yc yc

Q H P
A

af f
                           (A.2.19-2) 

式中，P0 为上部无屈曲波纹钢板墙对本层铰接端柱的竖向力作用。 

A.2.20 无屈曲波纹钢板墙的连接，也可采用螺栓连接节点型式，如图 A.2.20 所

示。 

        

图 A.2.20  无屈曲波纹钢板墙螺栓连接 

    无屈曲波纹钢板墙边缘构件范围内的螺栓数量 n3 和中间区域的螺栓数量 n4

应满足下式要求： 

3
2

u o

v v

Q H P
n

aQ Q
                          (A.2.20-1) 

4
u

v

Q
n

Q
                            (A.2.20-2) 

A.2.21 对于屈曲约束钢板连肢剪力墙，屈曲约束钢板与混凝土剪力墙连接的节

点宜采用钢柱埋入式（图 A.2.21）。 
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图 A.2.21  屈曲约束钢板与混凝土墙连接节点 

A.2.22 屈曲约束钢板连肢墙结构中，屈曲约束钢板的安装应在混凝土剪力墙体

施工完成后进行。 

A.2.23 在屈曲约束钢板连肢剪力墙中，屈曲约束钢板尺寸的设计与选用，除考虑

结构受力条件外，尚需考虑运输的可行性及安装的便利性。屈曲约束钢板的芯板

最小厚度不宜小于 8mm。 

A.2.24 在屈曲约束钢板连肢剪力墙中，预制盖板可采用混凝土盖板或钢盖板等

可有效抑制钢芯板屈曲的形式。盖板与混凝土剪力墙间距离应宜为 a/50,(a 为钢

板墙高度)且不应小于 50mm。  

A.3 高延性钢连梁 

A.3.1 高延性钢连梁可按照屈服性能分为单阶屈服钢连梁和双阶屈服钢连梁。单

阶屈服钢连梁可用于延性消能构件减震设计。双阶屈服钢连梁可用于消能器减震

设计，在多遇地震阶段的设计方法可采用本规程第 9.3 节位移相关型消能器的设

计方法。 

A.3.2 高延性钢连梁在风载或多遇地震与其它静力荷载组合下最大剪力设计值 Q

和最大弯矩设计值 M 应满足下式要求： 

1. 单阶屈服钢连梁 

 Q £Q
b
 （A.3.2-1） 

 M £Q
b
L / 2 （A.3.2-2） 

2. 双阶屈服钢连梁 
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 2bQ Q   （A.3.2-3） 

 2 / 2bM Q L   （A.3.2-4） 

式中： bQ 为单阶屈服钢连梁抗剪屈服承载力设计值； 2bQ 为双阶屈服连梁第二

阶屈服承载力设计值； L为连梁计算跨度。 

A.3.3 双阶屈服钢连梁在 10 年一遇风载与静力荷载组合下最大剪力设计值 Q1 和

最大弯矩设计值 M1 应满足下式要求： 

 1 1bQ Q  （A.3.3-1） 

 1 1 / 2bM Q L  （A.3.3-2） 

式中： 1bQ 为双阶屈服连梁第二阶屈服承载力设计值； L为连梁计算跨度。 

A.3.4 高延性钢连梁在罕遇地震下的验算应采用弹塑性分析方法。 

弹塑性分析方法主要有静力弹塑性分析和动力弹塑性分析。 

单阶屈服钢连梁可选用强化双线性恢复力模型，双阶屈服钢连梁可选用如图

A.3.4 所示的三线性恢复力模型。 

P

D

P2(+)

P1(+)

P2(-)

P1(-)

D1(+) D2(+)D1(-)D2(-)

K0

K2
(+)

K3
(+)

K2
(-)

K3
(-)

K0K0 K0 K0

 

图 A.3.4  双阶屈服钢连梁的三线性恢复力模型 

 

A.3.5 采用双阶屈服钢连梁设计的结构，多遇地震下双阶连梁即可发生屈服，当

采用中震阻尼比计算多遇地震附加阻尼比时，计算值可根据按照单阶屈服钢连梁

的计算结果的 1.3 倍。 

A.3.6 采用双阶屈服钢连梁设计的结构，可取较大的屈服后刚度。 

A.3.7 耗能钢连梁与剪力墙的连接节点应保证传力明确，安全可靠，施工方便。

节点核心区不允许有过大的局部变形。 

A.3.8 延性剪力墙中，连系构件与剪力墙肢的连接节点可采用钢柱埋入式或钢梁

嵌入式。无论采用哪种形式，其连接节点的极限承载力应不小于连系构件本身的

极限承载力。 

对于钢连梁连肢剪力墙，钢连梁与混凝土剪力墙连接的节点宜采用钢柱埋入

式（图 A.3.8-a）或钢梁嵌入式（图 A.3.8-b）。 

Qy2 

Qy1 

-Qy1 

-Qy2 

-Q 
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（a）钢柱埋入式     （b）钢梁嵌入式 

图 A.3.8  钢连梁与混凝土墙连接节点 

A.3.9 耗能钢连梁与剪力墙连接节点形式宜采用内埋型钢暗柱与端板螺栓连接组

合而成（见图 A.3.9）。其中，暗柱应为长暗柱式连接，端板螺栓连接为大承载力

型。 

 

图 A.3.9  内埋型钢长暗柱与大承载力端板连接配合形式 

A.3.10 钢连梁的受剪承载力应满足下列要求： 

    i uV V           （A.3.10-1） 

其中， 

u
u

b c

M
V

L d



                       （A.3.10-2） 
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 1
1 1

2
u c f c b jl b j b fbM d b d f V h V h t

   
             

  
 （A.3.10-3） 

 

式中，钢连梁截面高度为ℎ𝑏， 𝑡𝑓𝑏为钢连梁翼缘厚度；𝐿𝑏为连梁长度的一半；型

钢暗柱内埋深度为𝑑𝑐；型钢暗柱和钢连梁翼缘宽度记为𝑏𝑓。𝑉jl为节点受拉区抗剪

承载力，𝑉j为节点域抗剪承载力。 

A.3.11 延性剪力墙中，当连系构件与剪力墙肢的连接节点采用钢柱埋入式时，内

埋钢柱宜沿结构高度范围内连续布置。应合理选择钢柱尺寸，保证钢柱的局部稳

定性。在计算分析中，尚可考虑钢柱对墙肢抗弯及轴向承载力的贡献。 

A.3.12 墙内型钢宜采用贯通型，节点区钢骨部分的连接构造应符合钢结构的节

点连接要求。在剪力墙钢骨的梁翼缘水平位置处应设置加劲肋，水平加劲肋应与

梁端型钢翼缘等厚，其构造应便于混凝土浇筑，并保证混凝土密实。墙体中钢骨

和主筋的布置应为梁中主筋贯穿留出通道。牛腿钢梁腹板部分设置钢筋贯穿孔时，

截面损失率不应超过腹板面积的 20%。 

A.3.13 节点核心区的箍筋的直径和间距应按计算确定，箍筋间距不宜大于

150mm，箍筋直径不小于墙端箍筋直径。 

A.3.14 预埋型钢柱的截面受弯能力𝑀𝑐𝑝应大于钢暗柱承受外部弯矩𝑀𝑔𝑐的一半， 

并乘以一定的安全系数，本文取 1. 1。 

1.1
2

gc

cp

M
M

 
  

 
               （A.3.14-1） 

其中， 

gc jM M                    （A.3.14-2） 

对于钢柱埋入式节点，内埋钢柱的设计宜满足下式要求： 

𝑀𝑐𝑒 ≥ 𝑀𝑐                      （A.3.14-3） 

𝑀𝑐 = min (
𝜑𝑛𝑉𝑃𝐿𝑒

2
, 𝜑𝑛𝑀𝑃)            （A.3.14-4） 

𝑀𝑐𝑒 = 𝑊𝑐𝑒𝑓𝑐𝑦                   （A.3.14-5） 

𝑀𝑝 = 𝑊𝑝𝑓𝑦                    （A.3.14-6） 

𝑉𝑝 = 𝐴𝑤𝑓𝑦                    （A.3.14-7） 
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式中： 𝑀𝑐𝑒： 内埋钢柱的弹性受弯承载力； 

 𝑊𝑐𝑒： 内埋钢柱的弹性截面模量； 

 𝜑𝑛： 节点超强系数，可取 1.35； 

 𝑊𝑝： 连系构件(屈曲约束钢板或钢连梁)的塑性截面模量； 

 𝑉𝑝： 钢连梁的塑性抗剪承载力； 

 𝐴𝑤： 连系构件(屈曲约束钢板或钢连梁)的腹板面积； 

 𝑓𝑦： 连系构件(屈曲约束钢板或钢连梁)的屈服强度； 

 𝑓𝑐𝑦： 内埋钢柱的屈服强度； 

A.3.15 大承载力端板螺栓连接宜采用宽端板形式，螺栓布置应关于梁腹板对称，

在梁受拉翼缘的内侧和外侧分别布置一排 4 个螺栓，在梁翼缘内部其他位置布

置一排 2 个螺栓。根据连接受力情况可以选择一端外伸或两端外伸的端板，端板

的高度满足螺栓布置的最小端距即可，端板平齐时宜外伸出梁翼缘 20mm。端板

的有效宽度不大于梁翼缘宽度+25mm。 

A.3.16 在端板连接节点区域，柱翼缘厚度应大于或等于端板厚度。应设置节点域

柱腹板横向加劲肋，加劲肋与梁翼缘等厚。 

A.3.17 端板连接节点抗剪承载力按下式计算： 

=V nP                              （A.3.17） 

式中，μ为端板表面的抗滑移系数，n 为螺栓总数，P 为螺栓的预紧力设计值。 

A.3.18 螺栓传递的拉力按下式计算 ： 

靠近腹板的内列螺栓： 

2 2 2

2 14[ 0.4( )]

i
i

i i

Mh
N

h h h h


 
           （A.3.18-1） 

远离腹板的外列螺栓： 

1
1 2 2

1 1 2

0.4

4[ 0.4( )]
i

i

Mh
N

h h h h


 
           （A.3.18-2） 

式中，i 表示受拉区(梁轴线以上区域)螺栓的排数，以图 A.3.18 的螺栓布置为例，

受拉区螺栓共计有 3 排，第 1、2 排有 4 个螺栓，第 3 排有 2 个螺栓， ih 表示受
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拉区第 i 排螺栓轴线到梁轴线的距离。 

 

图 A.3.18  宽端板连接螺栓群传递的拉力分布模型 

A.3.19 受拉区的每一个螺栓连同其附近的端板及相应的支承边界组成一个区格，

如图 A.3.19 所示，可以将所有的区格分成三类：伸臂区格、两边固支区格、梁翼

缘内部单边支承区格。在这里，我们把螺栓轴线连线的中点作为区格的分界线。  

 

 

图 A.3.19  宽端板连接节点端板区格划分 

A.3.20 端板厚度计算公式：  

   伸臂区格：
1

,1

4

( 2 )

i f

ep

s

N e
t

f a e



                               （A.3.20-

1） 

两边固支区格：
2

,2 2

4

2
ln( ) 1 2

f w i

ep

f

f w w f

w

e e N
t

e
f e e ae ee

e





   
      
     

 （A.3.20-
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2） 

梁翼缘内部单边支承区格： 2
,3

2 i w
ep

eff

N e
t

b f
                   （A.3.20-

3） 

A.3.21 当端板的厚度尚不足以传递螺栓的设计拉力时，应对连接的抗弯承载力

设计值进行折减。 

A.3.22 延性剪力墙中，当钢连梁与剪力墙肢的连接节点采用钢梁嵌入时，钢连梁

的有效计算跨度应按下式选用： 

0.6e cs emL L L                         （A.3.22） 

式中： csL ：钢连梁的净跨度； 

eL ：钢连梁的有效计算跨度； 

emL ：钢连梁嵌入混凝土墙中的长度。 

当连系构件与剪力墙肢的连接节点采用钢柱埋入时，连系构件的有效计算跨度为

钢柱间的净跨度。 

A.3.23 当钢连梁与剪力墙肢间的节点采用钢梁嵌入式时，其埋置长度可按下式

计算： 

𝑉𝑏𝑒 = 0.01𝑓𝑡 (
𝑏𝑤

𝑓
)

0.66

𝛽1𝑏𝑏𝐿𝑒𝑚(0.58 − 0.22𝛽1)/(0.88 +
𝐿𝑐𝑠

2𝐿𝑒
)  （A.3.23-

1） 

𝑉𝑏𝑒 =
2𝜑𝑛𝑀𝑝

𝐿𝑐𝑠
≤  𝜑𝑛𝑉𝑝                    （A.3.23-2） 

其中：𝐿𝑒m：钢连梁在剪力墙肢中的嵌固长度，从暗柱最外侧纵筋开始算起； 

 𝐿𝑐𝑠：钢连梁的净跨度； 

 𝑏𝑤：与钢连梁相连的剪力墙肢的厚度； 

 𝑏𝑏： 钢连梁翼缘宽度； 

 𝐿𝑐𝑠：钢连梁的净跨度； 

 𝑉𝑏𝑒：钢连梁节点设计抗剪承载力； 

     𝜑𝑛：节点超强系数，可取 1.35； 

     𝑀𝑝：钢连梁的塑性抗弯承载力； 
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 𝑉𝑝：钢连梁的塑性抗剪承载力； 

 𝐴𝑤：钢连梁的腹板面积； 

A.3.24 延性剪力墙中的钢连梁或屈曲约束钢板，其罕遇地震下的转动能力宜满

足下列要求： 

对于钢连梁连肢剪力墙中的钢连梁： 

当 𝐿𝑒 ≤ 1.6𝑀𝑝/𝑉𝑝 时，     𝜃𝑚𝑎𝑥 = 0.08 

当 𝐿𝑒 ≥ 2.6𝑀𝑝/𝑉𝑝 时，     𝜃𝑚𝑎𝑥 = 0.02 

对于连梁跨度位于1.6𝑀𝑝/𝑉𝑝及2.6𝑀𝑝/𝑉𝑝的钢连梁可线性插值选取。 

对于屈曲约束钢板连肢剪力墙中的屈曲约束钢板：     𝜃𝑚𝑎𝑥 = 0.04 

A.3.25 钢连梁连肢墙结构中，钢连梁的安装应在混凝土剪力墙体施工完成后进行。 

A.3.26 在钢连梁连肢剪力墙中，钢连梁的宽度不宜大于与其相连部位的混凝土

墙体的厚度。 

A.3.27 在钢连梁连肢剪力墙中，钢连梁应合理设置加劲肋，以防止在地震作用下

连梁翼缘、腹板发生屈曲。当钢连梁采用工字钢时，在其腹板上可依据下列情况

设置加劲肋： 

当a ≤ 1.6Mp/Vp时，对于极限转角为 0.08 时其加劲肋间距不大于 (30tw −

h 5⁄ )，对于极限转角为 0.02 时其加劲肋间距不大于(50tw − h 5⁄ )，极限转角处于

0.08 及 0.02 之间可线性取值。 

当2.6𝑀𝑝/𝑉𝑝 < 𝑎 ≤ 5.0𝑀𝑝/𝑉𝑝时，应在距离钢连梁端部1.5𝑏𝑓处设置加劲肋。 

当1.6Mp/Vp < 𝑎 ≤ 2.6Mp/Vp时，加劲肋的设置方式应同时满足第 1 条和第 2

条。 

当a > 5.0Mp/Vp时，在钢连梁长度范围内不需要设置加劲肋。 

加劲肋应与钢连梁的腹板等高。当钢连梁截面高度小于 650mm 时，可设置

单侧加劲肋；当截面高度大于或等于 650mm 时，应在双侧配置加劲肋。 

加劲肋的厚度不应小于𝑡𝑤和 10mm 两者中的较大值。加劲肋一侧的宽度不

应小于（𝑏𝑓/2 − 𝑡𝑤）。 
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1 总则 

1.0.1 本条为本规程编制的目的。 

1.0.2 本规程的适用对象为高层建筑钢——混凝土混合结构。关于高层建筑的定

义，我国并无统一标准。我国《建筑防火设计规范》GB50016，将 10 层以上或

24M 高以上的建筑定义为高层建筑。实际上高层建筑与多层建筑并无严格的界

限，在结构上也无本质的区别，一般来说，采用电梯的建筑（如 8 层以上），就

可以有效的利用电梯井做成钢筋混凝土核心筒，而其他部分采用钢结构（多采用

钢框架结构），以提供较灵活的建筑开间。 

1.0.3 本条关于建筑类别的划分，依据现行国家标准《建筑抗震设防分类标准》

（GB50233）的规定，按该规定，建筑类别按其使用功能的重要性分为甲，乙，

丙，丁四类。由于丁类建筑为不重要或临时性建筑，通常情况下，高层钢—混凝

土混合结构不会用于该类建筑。 

1.0.4 根据上海和国家有关部门对上海地震小区的研究和划分，上海的基本烈度

大部分（东部）为 7 度，小部分（西部）为 6 度。本规程考虑高层钢----混凝土

混合结构一般用于办公楼、宾馆、学校、医院和住宅等，有一定的重要性，为简

便起见，对丙类建筑统一按 7 度进行设防。而对于乙类建筑和甲类建筑，则按现

行〈〈建筑抗震设计规范〉〉GB50011 的规定，在计算地震作用和确定结构抗震等

级与抗震措施时，将设防烈度予以提高。 

1.0.5 本规程充分考虑了高层钢----混凝土混合结构的特点，吸取了近期的实践经

验和科研成果，同时统筹考虑了国家和上海的有关标准。在设计中，凡本规程有

关具体规定的，均应按本规程有关条文执行；当本规程未做具体规定时，尚应符

合国家或上海有关钢结构和混凝土结构的设计规定。 

1.0.6 本规程所考虑的荷载统计参数，都是按设计基准期为 50 年确定的。 
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3 材料 

3.1 钢材 

3.1.1 高层建筑钢—混凝土混合结构的钢材选用标准，主要依据近年来修订和颁

布的国家标准《钢结构设计规范》（GB50017）、《碳素结构钢》（GB700）和《低

合金高强度结构钢》（GB/T1591）。 

在现行国家标准《碳素结构钢》（GB700）中，Q235 钢按其检验项目的内容

和要求分成 A、B、C、D 四个质量等级。A 级钢不要求做任何冲击试验，并只

在用户有要求时才进行冷弯试验，且不保证焊接要求的含碳量，故不能用于高层

钢—混凝土混合结构；B、C、D 等级钢分别满足不同的化学成分和不同温度下

的冲击韧性要求，C、D 等级钢的碳硫磷含量较低，尤其适用于重要焊接结构。

在现行国家标准《低合金高强度结构钢》（GB/T1591）中，Q345、Q390、Q420

钢分别为 A、B、C、D、E 五个等级，A 级不保证冲击韧性要求，故不宜用于高

层钢—混凝土混合结构，B、C、D、E 级钢需分别保证在+20C、0C、-20C 和

-40C 时符合规定的冲击韧性（因上海地区不存在-40C 的环境温度，条文未将 E

级列入其中，可根据需要选用。 

条文中“当确有可靠依据时，可采用其它牌号的钢材”，是指如进行性能化

设计，经比选确认可同时保证相应的延性、韧性和焊接性能时，也可采用更高强

度的钢材。所取用钢材的性能和化学成分在满足钢材的加工、安装及使用要求时，

可采用规定之外的其它钢材牌号。 

3.1.2 结构用钢除了应具有力学性能的合格保证外，还应对一些化学成分含量加

以限制，以确保构件的可焊性等加工和维护要求。因此，设计者应根据结构的重

要性、荷载特性、应力状态、连接及加工方法和工作环境等不同情况，合理地选

用不同牌号和级别的钢材，以满足不同条件下对钢材的力学性能、化学成分及质

量的要求。 

国家标准《钢结构设计规范》（GB50017）规定，承重结构的钢材应具有抗

拉强度、伸长率、屈服点和硫磷含量合格的保证，对焊接结构尚应具有碳含量的

合格保证。焊接承重结构及重要的非焊接承重结构钢材，还应具有冷弯试验的合

格保证。鉴于高层钢—混凝土混合结构的重要性，且一般有抗震要求及大量采用

中厚板，本规程将保证冷弯性能和冲击韧性的要求改为基本要求之一。 

钢材另一重要的基本要求，即化学成分含量控制，将直接影响可焊性。现行

国家标准《碳素结构钢》（GB700）和《低合金高强度结构钢》（GB/T1591）中，

已规定应同时满足化学成分和力学性能要求。Q235、Q345、Q390、Q420 钢的
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上述等级，其规定的化学成分可满足高层钢—混凝土混合结构的要求。 

3.1.3 选用耐候钢时应提交量化的性能指标要求：其晶粒度宜不小于7 级，耐腐

蚀性指数不小于6 。由于以往建筑钢结构工程中耐候钢应用不多，现行国家标准

《钢结构设计规范》GB 50017 亦未对其抗力分项系数和强度设计值作出规定，

如在工程中选用时需按规范的规定进行钢材试样统计分析，以确定抗力分项系数

和强度设计值。 

3.1.4 各组钢材的强度设计值，由材料屈服强度标准值除以抗力分项系数而定。

各钢种的抗力分项系数与国家标准《钢结构设计规范》（GB50017）的取值一致。

不同受力方式之间的换算关系，可参见国家标准《钢结构设计规范》（GB50017）

的条文说明。当设计中采用表中未列出的钢材牌号或钢材厚度，其强度设计值应

通过标准试验或其他可靠依据确定。 

3.1.6 本条规定是鉴于高层钢—混凝土混合结构经常使用厚钢板，而厚钢板的轧

制过程存在各向异性，以Ｚ向（厚度方向）性能最差，尤其是塑性和冲击功值。

由于要求 Z 向性能会大幅增加钢材成本（15%~20%），而国内规范对如何合理选

用 Z 向性能等级缺乏专门研究与相应规定，致使目前工程设计中随意扩大或提

高 Z 向性能的情况时有发生。实际上在高层民用建筑钢结构中有较大撕裂作用

的典型部位是厚壁箱型柱与梁的焊接节点区。欧洲钢结构规范 Eurcode3 根据研

究成果，表明影响 Z 项性能指标的因素主要是：节点处因钢材收缩而受拉的角

焊缝厚度、焊接接头形式（T 形，十字形）、约束焊缝收缩的钢材厚度、焊后部

分结构的间接约束及焊前预热等，可见抗撕裂性能问题的实质上是焊接问题，而

结构使用阶段的外拉力并非主要因素。合理的解决方案首先是节点设计应有合理

的构造，焊接时采用有效的焊接措施，减少接头区的焊接约束应力等，而不应随

意要求提高 Z 向性能的等级，在采取措施后不宜再提出 Z35 抗撕裂性能的要求。

综上所述，本条做出了相应规定。 

3.3 连接材料 

3.3.1 当焊接两种不同强度等级的钢材时，应选用与低强度钢材相适应的焊条或

焊丝。这是因为，焊接材料强度比主体金属强度过高时，焊缝接头质量难以保证，

容易产生裂缝，采用强度较低的焊接材料，既可得到与主体金属等强的焊缝接头，

还可提高焊缝的塑性和韧性。 

3.3.3 高层钢—混凝土混合结构采用的栓钉用料和规格应符合国家现行制造标

准。用于栓钉的钢材屈服强度不应小于 235N/mm
2，抗拉强度不低于 400N/mm

2。

栓钉的实际力学性能应依据栓钉制造厂生产符合国家标准的产品规格所确定的

设计指标取用。栓钉的直径宜选用 19~22mm，其长度不应小于 4 倍钉径。 
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3.4 钢筋 

3.4.1 有关各种钢筋选用的规定，以及各类钢筋强度标准值、钢筋强度设计值和

钢筋弹性模量的取值原则和具体数值的规定，目前均与现行《混凝土结构设计规

范》GB 50010-2002 的指标相一致。 

3.4.2 本条规定取自《混凝土结构设计规范》GB 50010-2010 第 11.2.3 条规定。 

3.5  混凝土 

3.5.1 近几年来，为减轻结构自重及增强建筑物的保温性能，部分高层钢—混凝

土混合结构中的墙体及楼板尝试使用轻骨料混凝土，并取得了较好的效果。轻骨

料混凝土的优点在于：强度与同级别的普通混凝土相等，但自重轻于普通混凝土，

并具有良好的保温性能。 

轻骨料混凝土的种类繁多，具体规定参见国家标准《轻骨料混凝土结构设计

规程》(JGJ 12-99)，对 JGJ 12-99 标准中未涉及到的轻骨料品种的混凝土，应通

过试验后参考 JGJ 12-99 标准的有关规定试用。 

 

4.作用与作用效应组合 

4.1 竖向荷载  

4.1.1 高层建筑钢－混凝土混合结构的竖向重力荷载包括永久荷载和活荷载。永

久荷载包括承重结构、非承重结构及建筑装饰的自重，可按国家标准<<建筑结

构荷载规范>>（GB50009-2012）4.1 节及附录 A“常用材料和构件的自重表”进

行计算。常用的民用建筑楼面均布活荷载已在本条中列出。 

设计时，对不同的荷载应采用不同的代表值。永久荷载采用标准值作为代表

值；活荷载应针对不同设计要求，采用标准值、组合值、频遇值或准永久值作为

代表值。后三个值是分别用组合值系数、频遇值系数及准永久值系数乘上标准值

而得出的。 

4.1.2 由于高层建筑各楼面的活荷载不可能同时满载，在分析和设计水平构件楼

面梁、竖向构件墙和柱及基础时，应乘以不同的折减系数。 

4.1.3 目前用于高层建筑施工的机械种类多、重量大，为保证施工期间结构不致

损坏，设计单位应与施工单位密切配合，对有关的水平和竖向构件进行验算。 

4.1.4 目前用于高层建筑的来自国内外的旋转餐厅设备和擦窗设备种类多、其作

用于结构上的荷载的位置及大小应根据实际情况确定。 
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4.2 风荷载 

4.2.1 风荷载计算原则采用国家标准<<建筑结构荷载规范>>（GB50009－2012）

的规定。 

4.2.2 本条是根据现行国家标准<<建筑结构荷载规范>>（GB50009）的要求拟定

的，意在提醒设计人员注意考虑结构顺风向风振、横风向风振或扭转对高层建筑

尤其是超高层建筑的影响。当结构高宽比较大、结构顶点风俗大于临界风速时，

可能引起较明显的结构横风向振动，甚至出现横风向振动效应大于顺风向作用效

应的情况。 

4.2.3 横风向效应与顺风向效应是同时发生的，因此必须考虑两者的效应组合。

但对于结构侧向位移的控制，不必考虑矢量和方向控制结构的层间位移，而是仍

按同时考虑横风向与顺风向影响后的计算方向位移确定。 

4.2.4 上海市 50 年一遇最大平均风压采用 0.55kN/m2，与上海市标准<<钢筋混凝

土高层建筑筒体结构设计规程>>的修订保持一致。 

对特别重要的建筑及高度超过 120m 的高层钢－混凝土混合结构，以考虑 100

年的重现期的风压值较妥，可近似将 50 年一遇的风压值乘以 1.1 增大系数后采

用。 

4.2.6 对高层建筑群，当房屋相互距离较近时，由于漩涡的相互作用，房屋某些

部位的风压会显著增大。本条与上海市标准<<钢筋混凝土高层建筑筒体结构设

计规程>>的修订保持一致。 

4.2.8 一般带填充墙的多高层钢结构的阻尼比为 0.02，钢筋混凝土结构的阻尼比

为 0.05，钢－混凝土混合结构的阻尼比处于两者之间，该条提出了计算混合结构

阻尼比的建议公式，可按计算的阻尼比通过插入得到脉动最大系数。 

4.2.9 顶部小型建筑处外形和质量均有突变，应考虑其的风振系数的影响。 

4.2.10 高层民用建筑表面的风荷载压力分布很不均匀，在角隅，檐口，边棱处和

附属结构的部位（如阳台、雨篷等外挑构件），局部风压会超过按本规程第 5.2.5

条体型系数计算的平均风压。根据风洞试验和一些实测结果，并参考国外的风荷

载规范，对水平外挑构件，其局部体型系数不宜大于-2.0。 

4.2.11 建筑幕墙设计时的风荷载计算，应按现行国家标准《玻璃幕墙工程技术规

范》GB 50009 以及幕墙的相关现行行业标准的有关规定采用。 

4.3 地震作用 

4.3.1 采用两阶段设计是我国建筑 设计的基本原则，以满足“小震不坏，大震不

倒”的抗震设计要求。 

实际地震地面运动有三个平动分量和三个转动分量，对于一般建筑，地震动
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转动分量对结构的影响不大，可不予考虑。在地震动的三个平动分量中，竖向地

震动幅值一般小于水平地震动幅，且一般高层建筑结构竖向刚度与强度均较大，

因此当设防烈度不高时（小于 9 度），可不考虑竖向地震作用的影响。 

 当结构平面的抗侧力中心与地震作用合力中心之间的距离大于垂直于地震

作用线的结构平面长度的 5%时，认为结构质量和刚度分布明显不对称，否则，

认为结构质量和刚度分布基本对称。 

对于质量和刚度基本对称的结构，可分别考虑各抗侧力构件方向的水平地震

作用，并采用调整地震作用效应的方法，近似考虑偶然偏心引起的扭转对结构边

榀部位的影响。对于结构角部柱，除扭转影响更大外，双向水平地震的影响也较

大，因此地震作用效应的调整系数也较大。 

对于质量和刚度明显不对称的结构，双向水平地震及扭转的影响均较大，因

此规范规定采用较精确的方法（4.3.8 条），考虑双向水平地震作用下的扭转影响。 

4.3.2 振型分解反应谱法，在理论上是一种较为精确的抗震计算方法，其误差主

要来自采用各振型地震作用计算得到的结构各振型最大地震反应，估计结构总的

最大地震反应的方式上（如采用平方和开方法或完全二次组合法），因此一般建

筑采用振型分解反应谱法，具有较好的计算精度。而底部剪力法实质上是振型分

解反应谱法的近似简化，较适于竖向规则，高度不太高的结构，振型分解反应谱

法和底部剪力法只适于结构弹性地震反应分析。 

时程分析法在理论上是一种精确的动力分析法，适于结构弹性及弹塑性地震

反应分析。但时程分析法只能进行一条特定的地震记录下的地震反应分析，因此

规范规定对于特别不规则的建筑及高度较大的建筑，宜采用时程分析法作补充计

算。通过大量地震加速度记录输入不同结构类型进行时程分析结果的统计分析，

若选用不少于二组实际记录和一组人工模拟的加速度时程曲线作为输入，计算的

平均地震反应不小于大样本容量平均值的保证率在 85%以上。当选用数量较多的

地震波，如五组实际记录和二组人工模拟时程曲线，则保证率更高。所谓“在统

计意义上相符”指得是，其平均地震影响系数曲线与规范地震影响系数曲线相比，

在各个周期点上相差不大于 20%。 

时程分析时，若按表 4.3.2 给出的 地震加速度最大值所得结构底部剪力小于

振型分解谱计算结果的 65%，则应将地震加速度最大值提高，使得时程分析结果

不小于振型分解反应谱法计算的结果的 65%。 

在确定特别不规则的建筑时，可参考 5.2.2 和 5.3.2，当有多项超过表 5.2.2

和表 5.3.2 中不规则指标或一项超过规定指标较多时，可确认为特别不规则建筑。 

4.3.3 由于地震作用时间短，结构抗震计算考虑的重力荷载宜为结构使用出现的

荷载，本条关于重力荷载代表值的取值规定，即是按这一原则确定的。 

4.3.4 本条参照上海市标准《建筑抗震设计规程》（DBJ08—9—2013）中第 5.1.5
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条。 

4.3.5 本条按抗风计算一样，根据混合结构中的混凝土结构部分的抗侧刚度对整

个结构抗侧刚度的贡献率，估计抗震计算的混合结构的阻尼比，略偏保守。 

4.3.6~4.3.8 这些条文给出了底部剪力法和振型分解反应谱的基本计算式与计算

要求。当结构存在扭转时，两个方向的水平地震作用，对结构的某一特定地震反

应（如某柱确定方向上的弯矩）均有影响，故应考虑双向水平地震作用的影响。

根据强震观测记录的统计分析，二个方向水平地震加速度的最大值不相等，二者

之比约为 1：0.85。而又由于两个方向水平地震反应的最大值不一定在同一时刻

发生，因此采用平方和开方计算两个水平方向地震作用效应的组合。 

4.3.9 由于底部剪力法只适于竖向分布规则的结构，对于顶部有突出物的结构，

鞭梢效应会很大，需对底部剪力法的结果进行修正。 

4.3.10 上海的地基土较软，场地土覆盖层厚度较大，因此可以考虑结构——地基

相互作用影响。 

4.3.11 由于地震影响系数在长周期段下降较快，对于基本周期大于 3.5s 的结构，

由此计算所得的水平地震作用下的结构效应可能太小。而对于长周期结构，地震

动态作用中的地面运动速度和位移可能对结构的破坏具有更大影响，但是规范所

采用的振型分解反应谱法尚无法对此作出估计。出于结构安全的考虑，增加了对

各楼层水平地震剪力最小值的要求，规定了不同烈度下的剪力系数，结构水平地

震作用效应应据此进行相应调整。 

扭转效应明显与否一般可由考虑耦联的振型分解反应谱法分析结果判断，例

如前三个振型中，二个水平方向的振型参与系数为同一量级，既存在明显的扭转

效应。对于扭转效应明显或其基本周期小于 3.5s 的结构，剪力系数取 0.2max，

保证足够的抗震安全度。对于存在竖向不规则的结构，突变部位的薄弱楼层，尚

应按本规范第 5.3.2 条的规定，再乘以 1.15 的系数。 

本条规定不考虑阻尼比的不同，是最低要求，各类结构，包括隔震和消能减

震结构均需一律遵守。 

4.4 作用效应组合 

4.4.1 根据《建筑结构荷载规范》（GB50009）和《建筑结构可靠度设计统一标准》

（GB50068-2001）不考虑地震作用的荷载效应组合的设计值为 

1） 由可变荷载效应控制的组合 
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2） 由永久荷载效应控制的组合 



 142 

 



n

i

QikiCQikGG SSS
1

  

考虑到高层建筑的特点，将不考虑地震作用时的荷载效应组合设计值展开表

达为式（4.4.1-1）~（4.4.1-3）的形式。 

考虑地震作用时荷载效应组合设计值是按《建筑抗震设计规程》

（GBJ50011-2001）的规定给出的。 

4.4.2 按《建筑结构设计统一标准》的规定，位移计算应采用荷载或作用的标准

值，故取各荷载和作用的分项系数为 1.0 

4.4.3 第二阶段抗震设计，主要进行罕遇地震下结构弹塑性侧移验算，故既不考

虑风荷载参与，也将各荷载和作用的分项系数取为 1。 

因为结构处于弹塑性阶段，叠加原理已不适用，故应先将考虑的荷载和作用

都施加到结构模型上，再进行结构地震效应分析。 

4.4.4 按《建筑结构可靠度设计统一标准》（GB50068-2001）的规定，对于安全等

级为一级或设计使用年限为 100 年及以上的结构构件，荷载效应应考虑不小于

1.1 的结构重要性系数。 
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5 结构设计的基本规定 

5.1 一般规定 

5.1.1 由于目前已建的高层建筑中，采用混合结构的建筑类型多为钢（型钢混凝

土）框架——混凝土筒体结构，一般的框架——混凝土剪力墙结构类型中仅有部

分梁、柱构件采用钢梁、钢柱（或型钢梁、型钢柱）代替混凝土梁、柱。对于部

分构件采用钢（或型钢混凝土）的框架——混凝土剪力墙结构，其设计的一般规

定可参照普通的框架——混凝土剪力墙结构的有关规定。 

5.1.2~5.1.3 混合结构体系是近年来我国迅速发展的一种新型结构体系。其主要是

以钢梁、钢柱（或型钢梁、型钢柱）代替混凝土梁、柱。由于其在降低结构自重、

减少结构断面尺寸、加快施工进度等方面的明显优点，已引起工程界和投资商的

广泛关注。 

最大高度和高宽比的限值是对结构强度、整体刚度等的宏观控制。 

当房屋高度超过表中数值时，结构设计应有可靠依据并采取进一步有效措

施。 

5.1.4 对框架-核心筒结构和筒中筒结构，如果各层框架承担的地震剪力不小于结

构底部总地震剪力的 20%，则框架地震剪力可不进行调整；否则，应按本条的规

定调整框架柱及与之相连的框架梁的剪力和弯矩。 

设计合适时，框架-核心筒结构可以形成外周框架与核心筒协同工作的双重

抗侧力结构体系。实际工程中，由于外周框架柱的柱距过大、梁高过小，造成其

刚度过低，核心筒刚度过高，结构底部剪力主要由核心筒承担。这种情况，在强

震作用下，核心筒墙体可能损伤严重，经内力重分布后，外周框架会承担较大的

地震作用。因此，本条第 1 款外周框架按弹性刚度分配的地震剪力作了基本要求；

对本规程规定的房屋最大适用高度范围的筒体结构，经过合理设计，多数情况应

该可以达到此要求。一般情况下，房屋高度越高时，越不容易满足本条第 1 款的

要求。 

通常，筒体结构外周框架剪力调整的方法按本条第 3 款的规定。当框架部分

分配的地震剪力不满足本条第 1 款的要求，即小于结构底部总地震剪力的 10%

时，意味着筒体结构的外周框架刚度较弱，框架柱总剪力如果仍按第 3 款进行调

整，框架部分承担的剪力最大值的 1.5 倍可能过小，因此要求按第 2 款执行，即

各层框架剪力按结构底部总地震剪力的 15%进行调整，同时要求对核心筒的设计

剪力和抗震构造措施予以加强。 

对带加强层的框架-核心筒结构和筒体结构，框架部分最大楼层地震剪力可
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不包括加强层及其相邻上、下楼层的框架剪力。 

5.1.5 巨型框架-核心筒结构适用于超高层建筑。其受力特点为：加强层伸臂桁架

及其连结的巨柱、核心筒弯曲刚度很大，基本满足平截面假定，侧向荷载产生的

转角引起巨柱的拉伸和压缩，由于巨柱间力臂较大，从而提供了巨大的抗倾覆力

矩，大大减小核心筒承担的倾覆力矩。与此同时，由于巨型框架的侧向刚度大致

与伸臂加强层间的间距的三次方成反比例关系，故其侧向刚度很小，核心筒几乎

承担全部的水平剪力。因此对巨柱巨型框架柱承担的剪力最大值进行了适当限

制。由于外周框架作用主要用于抵抗倾覆力矩，与巨柱相连框架梁的弯矩及剪力

容许不进行调整 

5.1.6 高层建筑的高度越大，则最大层间位移中刚体转动占的成分越多，广义剪

切变形占的成分越少，层间位移角的限值可以放得越宽。 

同济大学做了一个 1：20 缩尺的 25 层钢-混凝土混合结构模型模拟地震振动

台试验，试验中模型顶点位移达到结构高度的 1/45 没有倒塌，而结构层间相对

位移一般还要大于结构顶点相对位移。综合考虑模型与原型的差异及结构地震反

应的变异性，最后确定第二阶段抗震设计混合结构最大层间相对位移限值为层高

的 1/70。 

5.1.7 高层建筑在风荷载作用下会产生振动，当振动的加速度过大时会使楼内的

人感到不适，甚至不能忍受，一般用验算顶点加速度的方法来控制人的舒适感。 

5.2 结构的平面布置 

5.2.1 从抗震的角度提出了建筑平面宜简单、规则、对称等要求，从方便制作和

施工的角度提出了开间及进深宜尽量统一的要求。 

5.2.2 原则上不应采用平面不规则的建筑，对于确因需要而采用平面不规则类型

的建筑，应作补充计算，详见结构分析一章。 

 这里，“不规则”指的是超过表 5.2.2 和表 5.3.2 中一项及以上的不规则指标；

特别不规则，指的是多项均超过表 5.2.2 和表 5.3.2 中不规则指标或某一项超过规

定指标较多，具有较明显的抗震薄弱部位，将会引起不良后果者；严重不规则，

指的是体型复杂，多项不规则指标超过第 5.2.2、5.3.2 条上限值或某一项大大超

过规定值，具有严重的抗震薄弱环节，将会导致地震破坏的严重后果者。 

当无法避免楼盖主梁搁置在核心筒或内筒的连梁上时，楼盖主梁在连梁的支

座可设计为铰接支座，同时按照简支梁校核连梁的截面承载力，连梁中可布置型

钢或伸入墙中的大吊筋；当连梁的支座设计为铰接有困难时，也可将连梁设计为

两端截面高度不一样，大震作用下截面较小端发生破坏时，连梁作为悬臂梁应能
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承受所有的竖向荷载。 

5.2.4 压型钢板与钢梁连接可采用剪力栓钉，栓钉数量应通过计算确定。 

5.3 结构的竖向布置 

5.3.1 国内外的震害表明，结构沿竖向刚度或抗侧力承载力变化过大，会导致薄

弱层的变形和构件应力过于集中，造成严重震害。竖向刚度变化时，不但刚度变

化的层次受力增大，而且上下邻近层次的内力也会增大，所以加强时，应包括相

邻层次在内。对于型钢钢筋混凝土与钢筋混凝土交接的层次及相邻层次的柱子，

应设置剪力栓钉，加强连接。一般来说，钢—混凝土混合结构的顶层柱子的弯矩

较大，所以，顶层型钢混凝土柱也需设置栓钉。 

偏心支撑的设置应能保证塑性铰出现在梁端，在支撑点与梁柱节点之间的一

段梁能形成耗能梁段，其在地震荷载作用下，会产生塑性剪切变形，因而具有良

好的耗能能力，同时保证斜杆及柱子的轴向承载力不致于降低很多。偏心支撑一

般以双向布置为好，并且应伸至基础。还有另外一些耗能支撑，主要通过增加结

构的阻尼来达到使地震很快衰减的目的，这种支撑对于减少建筑物顶部加速度及

减少层间变形较为有效。 

5.3.2 对于竖向不规则建筑，应作补充计算，详见结构分析一章。 

5.4 结构设计基本要求 

5.4.1 钢框架—混凝土筒体结构体系中的混凝土筒体一般均承担了 85%以上的水

平剪力，所以必须保证混凝土筒体具有足够的延性，配置了型钢的混凝土筒体墙

在弯曲时，能避免发生平面外的错断，同时也能减少钢柱与混凝土筒体之间的竖

向变形差异产生的不利影响。 

型钢柱的设置可放在楼面钢梁与混凝土筒体的连接处，混凝土筒体的四角及

混凝土筒体剪力墙的大开口两侧。试验表明，钢梁与混凝土筒体的交接处，由于

存在一部分弯矩及轴力，而筒体剪力墙的平面外刚度又较小，很容易出现裂缝。

因而在筒体剪力墙中以设置型钢柱为好，同时也能方便钢结构的安装，混凝土筒

体的四角因受力较大，设置型钢柱能使筒体剪力墙开裂后的承载力下降不多，防

止结构的迅速破坏。因为筒体剪力墙的塑性铰一般出现在高度的 1/8 范围内，所

以在此范围内，筒体剪力墙四角的型钢柱宜设置栓钉。 

5.4.2 外框架采用梁柱刚接，能提高外框架的刚度及抵抗水平地震的延性能力。

如在混凝土筒体墙中设置型钢时，宜采用楼面钢梁与混凝土筒体刚接，当混凝土

筒体墙中无型钢柱时，可采用铰接。 

5.4.3 采用外伸桁架主要是将筒体剪力墙的弯曲变形转换成框架柱的轴向变形以

减小水平荷载下结构的侧移，所以必须保证外伸桁架与剪力墙刚接。外柱相对桁
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架杆件来说，截面尺寸较小，而轴向力又较大，故不宜承受很大的弯矩，因而外

柱与桁架宜采用铰接。外柱承受的轴向力要传至基础。故外柱必须上、下连续，

不得中断。由于外柱与混凝土内筒存在的轴向变形不一致，会使外挑桁架产生很

大的附加内力，因而外伸桁架宜分段拼装。在设置多道外伸桁架时，本外伸桁架

可在施工上一个外伸桁架时予以封闭，仅设一道外伸桁架时，可在主体结构完成

后再安装封闭，形成整体。与桁架连接的外框架柱相对较弱，框架柱设计要保证

承载力。 

5.4.4 试验表明，钢框架—混凝土筒体结构在地震作用下，破坏首先出现在混凝

土筒体底部，因此，钢框架—混凝土筒体结构中筒体应较普通混凝土结构中的筒

体采取更为严格的构造措施，以保证混凝土筒体的延性。 

5.4.5 型钢混凝土柱的轴向力大于 0.5 倍柱子的轴向承载力时，柱子的延性也将显

著下降，但型钢混凝土柱有其特殊性，在一定轴力的长期作用下，随着轴向塑性

的发展以及长期荷载作用下混凝土的徐变收缩会产生内力重分布，钢筋混凝土部

分承担的轴力逐渐向型钢部分转移，根据型钢混凝土柱的试验结果，考虑长期荷

载下徐变的影响，得出  sssscckkk AfAfnN 28.1 ，换算成强度设计值 n=0.8，考

虑钢筋未必能全部发挥作用，且强柱弱梁的要求未作规定以及钢筋的有利作用未

计入，因此一、二抗震等级的框架柱的轴压比限值分别取为 0.70、0.80。 

5.4.8~5.4.9 地震作用下结构的动力效应与基础埋置深度关系较大，软弱土层时更

为明显，因此，高层建筑的基础应有一定的埋置深度，当抗震设防烈度高、场地

差时宜采用较大埋置深度，以抗倾覆和滑移，确保建筑物的安全。 
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6 结构分析 

6.1 结构分析的一般原则 

6.1.1 在非抗震设计和第一阶段抗震设计时，应保证承载力处于弹性阶段，故可

采用弹性方法进行结构分析。在第二阶段抗震设计时，采用罕遇地震作用，主要

考虑 “大震不倒”原则，允许结构进入弹塑性状态，故应进行弹塑性分析。 

6.1.2 混合结构通常采用现浇楼盖，其在自身平面内的刚度通常非常大，故可假

设具有绝对刚性，以简化计算。当不能保证楼盖整体刚度时，则不能用此假设。 

6.1.3 弹性计算时，如楼盖与钢梁有可靠连接（通常采用栓钉），楼盖与钢梁可考

虑共同工作。为工程实用，可采用近似将钢梁的惯性矩放大的方式。 

在弹塑性设计时，楼板可能严重开裂，故不宜考虑楼板与钢梁的共同工作。 

6.1.4 这是目前结构分析的通常做法。 

6.1.5~6.1.7 目前结构分析均采用有限元方法进行计算，这几条是对分析单元类型

及应包含的变形所作的规定，在选用计算机程序分析时应予以注意。 

6.2 竖向荷载作用下的结构分析 

6.2.1 楼面活荷载和屋面活荷载的最不利布置，对高层建筑结构内力分析结果的

影响不大。一般高层建筑活荷载所占的比例不到竖向荷载总值的 20％，为减少

计算工作量，计算结构效应时，可不考虑活荷载作不利布置时的影响，而仅考虑

各跨满载的情况。 

6.2.2 对于带有加强层的高层建筑混合结构，混凝土结构部分与钢结构部分的竖

向差异变形会使加强层产生较大的内部应力，因此需进行较准确的竖向荷载作用

下结构分析，并应考虑混凝土收缩及徐变影响。 

在竖向重力荷载作用下，钢-混凝土混合结构的受力较为复杂。一方面钢柱比

混凝土核心筒处于更高的应力水平，产生更大的竖向累计差异变形，这些差异变

形在某些施工过程中由于分层找平而降低；另一方面，混凝土芯筒在建造结束、

使用加载过程中会产生较大的收缩徐变，又使得混凝土部分产生比弹性计算大很

多的竖向变形。混凝土收缩徐变总是存在，且是长期的过程，一般认为在混凝土

浇筑、全部加载后 1~2 年内的变形会对结构受力产生影响。钢-混凝土混合结构

中，混凝土墙柱收缩徐变的发展，会使竖向荷载逐渐向钢结构部分转移，改变连

接两部分结构特别是加强层的钢梁内力的分布。 

收缩受混凝土材料、水灰比、环境湿度、构件配筋量等多种因素影响，徐变

除在这些因素外，还与初始加载时间、加载过程、最终受荷应力水平等因素有关。
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已经观测到的最大收缩应变为 4.010
-4

(与设计强度应力作用下的弹性应变相

当)。当前混凝土剪力结构的重力荷载(恒载加活荷载乘准永久系数)下一般轴压比

为 0.4~0.6，按混凝土实际的平均强度考虑，实际受荷应力强度比为 0.25 左右。

在这种应力水平下，在当前一般水平下的材料、施工、养护条件下，可预估的

2~3 年收缩徐变为混凝土规范参数计算得到的标准荷载下的弹性应变的 1.5~3.5

倍。竖向布置均匀结构混凝土的应力分布，墙体厚度沿高度不改变可认为是倒三

角形布置，厚度变化较多可假定为均匀分布。 

减小收缩徐变可从材料、施工工艺、施工顺序、设计等多方面考虑。从材料

角度，应降低水灰比、减少水泥用量；选用级配好、弹性模量大的粗骨料；适当

采用混凝土早强剂，提高初次加载时的混凝土强度；优先使用满足这些条件的高

强混凝土。从施工工艺角度，加强混凝土早期养护，避免早期混凝土水份扩散，

提高早期混凝土强度。从施工顺序角度，在条件容许时，应先施工混凝土芯筒，

后施工钢结构部分，使混凝土芯筒在与钢结构相连形成超静定结构之前完成大部

分的早期收缩，同时达到足够的强度使初次加载时应力强度比较低，达到减小徐

变的目的。当前大多数钢-混凝土混合结构施工即按这种顺序，即先施工混凝土

芯筒、再施工外围钢框架，最后施工混凝土楼面，各部分相差数个楼层。这种施

工顺序对减小混凝土收缩徐变极为有效，但施工钢框架时未施加楼面荷载，使施

工平差减小竖向差异变形影响的作用降低。在不确定因素较多时，可先仅连接腹

板使梁成为临时铰支，待差异变形、混凝土收缩徐变充分发展后再连接翼缘。翼

缘的连接需在全部楼面完工一段时间后、从底到顶分层实施。 

设计中针对不同的施工顺序采用合适的计算模型。如钢框架与楼板不同时施

工、两者相差几个楼层，则不宜采用分层加载模拟施工的计算模式。条件具备时，

应按实际建造过程、实际的加载过程、按持续不少于 3 年的时间计算混凝土徐变

的影响。条件不具备时，可采用简化计算。即在计算竖向恒活荷载时，对混凝土

墙柱等竖向构件的弹性模量，分别按折减和不折减两种数值计算，取两种计算的

内力包络值进行构件验算。混凝土弹性模量的折减系数，可根据各类条件在

0.3~0.6 之间选择。同一结构同时具有混凝土柱、墙时，柱的折减系数应小于墙

的折减系数。当柱墙截面沿高度不变化、或变化较少，竖向荷载下的截面轴压应

力可近似为倒三角形时，底部弹性模量的折减系数宜取小值、顶部宜取大值，中

间线性变化；当柱墙截面沿高度变化较多，各段最大竖向荷载轴压应力最大值相

近时，可取统一的弹性模量折减系数。 

6.3 水平荷载作用下的结构分析 

6.3.1 为保证多遇地震作用下高层建筑混合结构计算结果的可靠性，规定应采用

两个以上的计算程序进行结果比较分析。 
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6.3.2 在水平地震作用下，当重力产生的附加结构底部倾覆弯矩较大时，重力二

阶效应（P—△效应）的影响不容忽略，进行结构地震反应分析时应予考虑。 

6.3.3 同济大学对 30 层以下的规则混合结构选用 20 条不同的地震记录，考虑各

种结构参数变化，进行了约 4000 个算例结构的在罕遇地震下最大结构层间位移

角计算，经统计采用均值加一倍均方差的结果（列于表 6.3.3）作为设计计算依

据，具有 84%的保证率。 
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7 构件设计与构造要求 

7.1 组合梁的设计与构造要求 

7.1.1 本节规定适用于钢筋混凝土翼板和钢梁通过连接件组成的组合梁 

组合梁的变形计算是根据 GB50068 规定进行的，应按弹性理论计算，并按

荷载的长期效应组合采用 2 E 确定换算截面，这主要是考虑混凝土在长期荷载

作用下的徐变影响。 

组合板施工阶段设计仅考虑压型钢板的强度与变形，如果不满足要求，可加

临时支撑以减小板跨，设计跨度可按临时支撑的跨度考虑，但使用阶段设计时，

跨度必须按拆除临时支撑后的设计跨度考虑。 

7.1.2 对于受正弯矩的组合梁截面及力比 AffA stts / ≥0.15 的负弯矩截面可不

考虑弯矩与剪力的相互影响。 

在采用试算法时，可假定中间支座两侧负弯矩区混凝土受拉翼板开裂区长度

各为该跨度的 0.15 倍。欧洲钢结构委员会认为距中间支座 0.15 l 范围内（ l 为梁

的跨度）确定梁截面刚度时，不应考虑混凝土翼板的存在，但翼板所配的钢筋应

计入。考虑变截面影响进行内力分析，除可较真实地反映梁的实际受力情况外，

还不致对支座截面的负弯矩值计算过高。 

7.1.3 组合梁截面抗弯能力计算符合简化塑性理论假定的截面情况： 

1.当塑性中和轴位于钢梁腹板上的第二类截面，或连续组合梁在支座处负弯

矩的截面； 

2.塑性中和轴位于混凝土受压翼板内的第一类截面； 

3.混凝土翼板与钢梁具有完全抗剪连接。 

7.1.6 为适应连续组合梁的计算需要而编制本条，便于在各剪跨区段内配置抗剪

连接件。 

7.1.8 剪力连接件受剪承载力设计值 Vs 的计算公式是通过推出试验或梁式试验

结果推导出来的。连接件的破坏形式与混凝土的强度级别、品种有关，有时还取

决于连接件的型号及材质。焊钉的承载力与焊钉长度有关，焊钉长承载力大，但

当焊钉长度与其直径之比大于 4 后，承载力的增加就很少了，若焊钉长度太短，

不仅承载力很低，且焊钉会出现拔出破坏。 

7.1.10 当压型钢板肋与钢梁平行时，焊钉受剪承载力设计值 Vs 按公式 7.1.8-1 计

算，而当 Wr/ha<1.5 时，按式 7.1.8-1 计算的 Vs 值中的 0.43As cs fE 项应乘以按
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公式 7.1.10-1 计算的折减系数 K 值。 

7.1.12 部分抗剪连接组合梁一般用于组合截面抗弯强度可以不充分发挥的情况。

例如：施工时钢梁下无临时支撑的组合梁。其钢梁截面受施工荷载控制或截面受

挠度控制的构件。此时其极限弯曲状态下的混凝土翼板与钢梁各有其自身中和

轴。为此，抗剪连接件必须具有一定的柔性，才能在其受到纵向剪力作用时，产

生较大的相对滑移。 

具有一定柔性连接件的条件：圆柱头焊钉直径不能超过 22mm，其杆长不小

于 4 倍钉杆直径；浇注的混凝土强度等级不能高于 C30，除非满足这些条件或已

由试验表明该连接件的变形性能满足理想塑性性能的假定，否则均应视为刚性连

接。 

7.1.16 根据 GB50009 和 GB50068 的规定对组合梁的挠度值进行长、短期荷载效

应组合下的挠度计算，取其中较大者。 

7.1.19 组合梁在正弯矩区段的钢梁受压翼缘，因与混凝土相连，不存在整体失稳

问题。在负弯矩区段，钢梁下翼缘虽然受压，但其上翼掾固定于混凝土翼板内，

下翼缘类同于弹性地基上的压杆稳定问题，腹板的抗侧向弯曲可视作下翼缘的侧

向弹性地基，根据试验现象分析，一般不出现失稳现象，但为慎重起见，在钢结

构设计中对下翼缘仍应在梁端设置侧向支撑构件，具体做法可参照现行国家标准

GB50017 的规定。 

7.1.20 

1．为使组合梁截面有足够刚度，对其高跨比作了限制。钢梁与钢筋混凝土

翼板通过剪力连接件的组合，其抗弯能力提高很多，相对而言，钢梁抗剪能力反

而不足，为协调这一状态，在假设截面时，对组合梁高度加以限制，对板托高度

及宽度也提出要求。 

2．为保证板托中剪力连接件的工作性能和在标准试件中相同，所以对板托

外形尺寸提出要求。托板中的弯起钢筋为托板中的构造做法。 

3．由于组合梁钢梁上翼的混凝土板托部位受焊钉的局部承压作用而多发生

劈裂现象。因此需配筋加强；为保证焊钉抗剪作用及抗掀起能力，对焊钉抗掀起

端底面应高出横向钢筋的距离作了规定，对横向钢筋配置间距也提出要求。 

7.2 钢柱的设计与构造要求 

7.2.2 由于板件厚度大于和等于 40mm 的厚壁构件，残余应力高于较薄板件组成

的截面，并且沿厚度变化, 使厚板构件稳定承载力不同于厚度较薄者。 根据现

行国家标准《钢结构设计规范》(GB50017)的规定，给出厚度大于等于 40mm 的

H 型钢柱和箱形焊接柱的截面分类。 

7.2.3 高层建筑中, 应采取强柱弱梁式，式 7.2.3－1 是为实现强柱弱梁的设计概
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念, 使塑性铰出现在梁端而不是出现在柱端。本条规定与现行国家标准《建筑抗

震设计规范》(GB50011)一致。当设计条件符合上海市地方标准《高层建筑钢结

构设计规程》（DG／TJ08-32-2008）的有关规定时，也可参照该规范的规定进行

相关验算。 

7.2.4 目前我国钢结构的设计，一般都是通过验算各构件的极限承载力来保障结

构整体承载的安全。柱的计算长度是将钢框架结构整体稳定验算等效为框架各柱

的整体稳定验算时引入的一个概念，在重力与风或地震作用组合工况下，考虑柱

的计算长度进行柱的验算，一般偏于安全。目前，大多数国家采用计算长度法验

算柱子的稳定性。然而，框架柱的计算长度，在有限侧移刚度条件下（介于无侧

移刚度和无限侧移刚度之间），其计算较为复杂，本条给出了框架柱在任意侧移

刚度条件下计算长度的近似方法。其中无侧移和有侧移的计算长度，系针对《钢

结构设计规范》(GB50017)附录中的计算公式进行了改造，以方便计算而得。 

钢结构的整体承载安全，也可通过结构二阶非线性分析进行结构整体极限承

载能力验算加以保障，或近似进行结构二阶弹性内力分析，然后进行结构各构件

极限承载力验算。按照这一方法进行框架柱的验算时，柱的计算长度可取为 1.0。 

7.2.5 高层建筑中, 按强柱弱梁的要求, 钢结构柱一般不会出现塑性绞。但考虑到

材料性能变异,截面尺寸偏差以及未计算的地震作用等因素, 柱在某些情况下也

有可能出现塑性铰。因此, 柱的板件宽厚比也应考虑塑性发展来加以限制, 不过

不需要像梁那样严格。另外，对于板件宽厚比的要求，主要针对地震下构件端部

可能的塑性铰范围，非塑性铰范围的板件可有所放宽。。 

7.2.6 为保证在地震作用下，节点域腹板不致失稳，以利于吸收地震能量，式(7.2.6)

提出节点域腹板厚度要求，为美国加州规范提出，由试验资料得出。节点域腹板

抗剪强度应计算确定。 

7.2.7 地震区柱长细比应加以控制，因柱长细比越大，延性越差。此处的要求与

上海市地方标准《建筑抗震设计规程》（DGJ08-9-2013）的有关规定一致。 

7.3 钢管混凝土柱的设计与构造要求 

7.3.1 钢管混凝土柱系在钢管内填充混凝土而形成的组合构件。钢管有圆形和矩

形之分。由于圆钢管和矩形钢管对核心混凝土的约束效果不同，圆钢管和矩形钢

管混凝土的力学性能差别较大，二者的计算方法也有较大差异。对于圆管混凝土，

主要是根据“钢管混凝土统一理论”，将钢管和混凝土二者视为统一体，作为一

种组合材料，用组合性能指标来计算其承载力。对于矩形钢管，由于钢管对混凝

土的约束作用有限，未计入该提高作用。本节主要参考《钢-混凝土组合结构设

计规程》DL/T5085-1999 和《矩形钢管混凝土结构技术规程》（CECS159:2004）

编写。 
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7.3.2 采用数值分析方法可以计算出钢管混凝土轴压时纵向压力 N 和纵向应变ε

间的关系曲线，将轴向荷载 N 除以全截面面积，即得截面上的名义应力，此应

力应变关系也就是钢管混凝土组合应力-应变关系。经与大量实测曲线比较，吻

合程度良好。经过对各种情况的大量计算，由弹塑性阶段进入强化阶段的点都在

3000 左右。为了简化计算，取纵向应变  3000 时对应的名义应力为组合

强度标准值，引入钢材和混凝土的材料分项系数后，得到钢管混凝土轴心受压强

度设计值的计算公式。 

7.3.3 在永久荷载作用下，由于管内混凝土发生徐变，产生内力重分布现象，导

致钢管和管中混凝土应力改变，二者的模量发生变化，因而使构件的临界应力下

降。下降率和永久荷载的大小﹑其所占的比例及构件的长细比有关。对于偏压构

件，只在小偏心
 3.0/ 0 re 时，混凝土徐变值较大，对构件临界应力才有影响。 

7.3.4 采用数值分析方法可以计算出钢管混凝土受纯剪切作用时，截面处最大组

合剪应力与最大剪应变之间的全过程关系曲线。各种情况的大量计算表明，由弹

塑性阶段转入强化阶段的点都在 3500  左右。为简化计算，取最大剪应变为

3500 时对应的名义剪应力为组合剪切强度标准值，引入钢材和混凝土的材料

分项系数后，得到钢管混凝土受剪组合强度设计值的计算公式。 

7.3.10 本条系参考现行中国工程建设标准化协会标准《高强度混凝土结构技术规

程》（CECS104），并考虑抗震设计的特点确定。 

7.3.11 根据钢管和混凝土共同工作的机理，轴心受压的强度承载力设计值的计算

公式为
 ccssu AfAfN 

，式中是与钢管对混凝土的约束效应和混凝土徐

变对承载力影响等因素有关的系数。前者对混凝土的强度有所提高，后者则相反。

考虑到该系数的影响因素比较复杂，且对矩形钢管混凝土轴心受压构件承载力的

提高有限，故将系数取 1。 

7.3.12 根据试验资料，矩形钢管混凝土轴心受压构件的受力比较接近于钢结构，

轴心受压稳定系数近似地采用现行国家标准《钢结构设计规范》GB50017 中的 b

曲线，构件的长细比则按考虑钢管和混凝土共同工作后的公式计算。 

7.3.13 计算压弯构件的承载力时，假定矩形钢管混凝土在破坏时钢管壁没有局部

屈曲，钢管应力达到屈服点，受压区混凝土应力达到极限强度，受拉区混凝土退

出工作。压弯构件的稳定性验算公式，根据矩形钢管混凝土的受力性能接近钢结

构的特点，比照钢结构的稳定性公式进行推导而得。 

7.3.16 本条规定，系按照抗震结构强柱弱梁的要求，参照现行国家标准《建筑抗

震设计规范》(GB50011)制定。  
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7.3.18 最小管径和最小壁厚是为了保证混凝土浇灌质量和质量焊接质量，钢管管

壁宽厚比限值主要保证钢管的局部稳定。考虑到应用于高层结构中的构件尺寸不

会太小，故对有关尺寸进行了调整。 

7.3.19 梁柱刚接，钢管混凝土柱在梁上下翼缘处应设置加劲肋，考虑到制作和浇

灌混凝土的问题，可设置柱外加劲环板。设置柱外加劲环板时，柱现场拼接处内

环板﹑柱顶板和混凝土与钢管间粘接等应能保证混凝土与钢管协同工作。 

7.3.20~7.3.21 理论分析和实验研究的结果表明，钢管混凝土柱的延性和轴压比﹑

长细比﹑含钢率﹑钢材屈服强度﹑混凝土抗压强度等因素有关。规程采用限制长

细比﹑轴压比、截面套箍系数﹑混凝土工作承担系数的方法来保证钢管混凝土柱

的延性。 

7.3.22 施工阶段钢管柱中会产生一定的初应力，将影响构件的稳定承载力。为将

此影响控制在 5%以内，需控制初应力不超过钢材受压强度的 60%。另外，对于

板件宽厚比较大的矩形钢管柱，尚应注意混凝土在浇筑时产生的对管壁的侧向压

力，验算其强度和变形，必要时需采取加强措施。 

7.4 型钢混凝土柱的设计与构造 

7.4.1 型钢混凝土柱在轴力与弯矩作用下的正截面承载力计算目前常用的方法是

两种，一种即是本规程所采用的叠加法，另外一种，是假定型钢混凝土构件在受

力过程中符合平截面假定，参照钢筋混凝土构件的进行计算。根据《钢骨混凝土

结构设计规程》（YB9082－2006）的条文说明指出，二者计算结果吻合较好，且

一般叠加方法计算较为简单，概念清晰，偏于安全。 

7.4.2 本条根据一般叠加法的原理，对确定型钢部分和钢筋混凝土部分的轴力分

配，提出了一个近似方法。该方法是对原规范中的简单叠加法进行的改进，提高

了计算结果的准确性，且计算结果仍然偏于安全。 

7.4.3 本条引自根据《钢骨混凝土结构设计规程》（YB9082－2006），具体的换算

方法见该规程。 

7.4.4 型钢混凝土角柱在压力与双向弯矩作用下的正截面承载力计算也是采用一

般叠加方法进行。 

7.4.5 偏心距增大系数的物理概念是：
0

0

e

fe 
 ,式中 f 为柱中侧向挠度，的计

算公式引用了《钢骨混凝土结构设计规程》（YB9082－2006）中的计算公式。 

7.4.7 根据抗震结构强柱弱梁的要求，规定了框架柱端弯矩增大系数。 

7.4.8 根据抗震结构强剪弱弯的要求，规定了框架柱剪力增大系数。 

7.4.9 根据试验研究，型钢的存在，柱截面的受剪承载力的上限比普通钢筋混凝
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土柱有所增加，其值为0.45 c of bh 。 

7.4.10 型钢混凝土柱承受较大压力时与普通钢筋混凝土柱一样，弯曲破坏的变形

能力减小，即延性会减小。为了保证框架柱在抗震设计时具有一定的延性，所以

作了轴压比限值的规定。对于型钢混凝土柱，在轴力作用下，随着轴向塑性变形

的发展，以及长期荷载下混凝土的徐变影响，钢筋混凝土部分承担的轴力逐渐向

型钢部分转移。根据型钢混凝土柱子的试验结果，并考虑长期荷载下徐变的影响，

给出了型钢混凝土柱的轴压比限值。 

7.4.11 型钢混凝土构件中型钢的板件，由于受到外围混凝土以及箍筋的约束，宽

厚比限值可以较纯钢结构适当放宽，型钢混凝土中型钢翼缘的宽厚比可取为纯钢

的 1.5 倍，腹板可取纯钢结构的 2 倍，填充式箱形钢管混凝土可取为纯钢结构的

1.5~1.7 倍。 

型钢混凝土柱中，型钢含钢率是指柱截面中，型钢截面积占柱全截面面积的

百分比。本规程建议的最小型钢含钢率 3－4％是考虑再小就没必要采用型钢混

凝土柱了。最大型钢含钢率的规定，主要是出于混凝土浇捣的方便，并综合了日

本、美国、欧洲等规范提出 15％的建议值，一般来说，目前用得较多的约在 5％

－8％之间。 

型钢混凝土柱截面短边一般不会小于 400mm，所以对于层高 5m左右的建筑，

柱子的计算长度与截面短边之比若超过 12 会给施工带来困难。 

栓钉作为抗剪连接件，施工方便，质量容易保证，不得用短钢筋代替栓钉。

如采用其他类型的抗剪连接件，须有可靠据靠或进行试验确定。 

型钢的保护层厚度的要求是为了保证其耐火性、耐久性，同时为了保证施工

中混凝土浇注的密实性、型钢与混凝土之间的粘结性。 

7.5 剪力墙的设计与构造要求 

7.5.2 为提高剪力墙底部的强度和延性，对剪力墙底部加强区的剪力设计值按照

“强剪弱弯”的结构抗震设计原则乘以剪力增大系数。 

7.5.3 剪力墙的名义剪应力过高，会导致在早期出现斜裂缝，抗剪钢筋的作用不

能充分发挥。本条对墙体的名义剪应力进行限制。 

7.5.4 型钢混凝土剪力墙可分为无边框剪力墙和有边框剪力墙，周边有梁（混凝

土明梁或暗梁）和型钢混凝土明柱约束墙板的剪力墙称为有边框剪力墙，其明柱

构造与型钢混凝土柱完全相同，周边梁、柱必须与墙腹板整体浇注。无翼缘或有

翼缘的剪力墙均属无边框剪力墙。型钢混凝土剪力墙的抗剪承载力采用叠加法，

即钢筋混凝土腹板抗剪承载力与型钢抗剪承载力的叠加。腹板部分混凝土抗剪，

与普通钢筋混凝土剪力墙相同，型钢部分的抗剪承载力这区分无边框剪力墙和有

边框剪力墙，同时，为安全起见，对有边框型钢混凝土剪力墙中，边框柱的抗剪
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承载力只计入一半。 

7.5.5 剪力墙的轴向压力对其斜截面受剪承载力起有利作用，但有一个限值，不

能超过 wcbhf2.0 。 

7.5.6 剪力墙的轴向拉力对其斜截面受剪承载力起不利作用，但也给出了一个限

制，即最多不计混凝土抗剪能力。 

7.5.7 由于设置了端部型钢，无边框型钢混凝土剪力墙的受剪承载力大于普通钢

筋混凝土剪力墙。试验表明，无边框型钢混凝土剪力墙中，型钢的抗震作用主要

表现为销键作用，因此计算时，采用全截面。为使腹板中的水平钢筋不过少，限

制型钢部分受剪承载力不得大于钢筋混凝土腹板受剪承载力的 25%。 

7.5.10 为了确保钢－混凝土混合结构中剪力墙尤其是核心筒的水平施工缝处的

抗剪强度，只考虑竖向钢筋（包括附加竖向插筋）与型钢的作用，不计接缝处混

凝土的抗剪强度。 

7.5.12 试验表明，当双肢剪力墙的一肢为偏心受拉时，拉肢的刚度因混凝土出现

裂缝而明显下降，剪力向受压肢转移，导致压肢实际受的内力大于弹性计算值。

为保证双肢墙的正常使用和安全作了此条规定。 

7.5.14 抗震结构中的型钢混凝土剪力墙应当考虑轴压比限制。无边框剪力墙的轴

压比限制值同普通混凝土剪力墙，对有边框剪力墙，可略作放松。 

7.5.17 型钢混凝土剪力墙中的边缘构件，其范围、纵筋及箍筋都可以按照现行行

业标准《高层建筑混凝土结构技术规程》(JGJ3)中剪力墙边缘构件的要求设计，

而不必按照约束边缘构件要求配筋。腹板中的水平箍筋宜从外边缘绕过竖向型钢

或与型钢焊接，或伸入暗柱锚固，其伸入暗柱的长度应满足钢筋锚固长度要求。 

7.5.18~7.5.19 补充型钢混凝土剪力墙和钢板混凝土剪力墙的构造要求。 
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8 节点设计与构造 

8.1 设计原则 

8.1.1 国内外高层钢结构的很多震害或施工中出现的事故说明，复杂或不合理的

节点构造设计（尤其是焊缝设计）是质量事故发生的重要间接因素，而不是设计

计算问题。 

8.1.3 节点连接的承载能力应高于构件的承载能力。抗震设计对节点构造提出了

很多保证措施。在风起控制作用的情况下，也应遵照抗震的措施以保证结构安全。 

8.1.4 构件的实际屈服强度在工作中有可能高于屈服强度的标准值。为了在罕遇

地震作用下构件出现塑性铰时，结构仍可继续具有承载能力，在设计中要使节点

连接的最大承载能力高于构件本身的全塑受弯承载能力。两者之间增大系数受弯

状态取 1.2，受剪时考虑跨中荷载的影响取 1.3。 

工字型截面绕强轴弯曲的塑性计算公式系按国家标准《钢结构设计规范》

（第九章），工字型截面绕弱轴弯曲的塑性计算公式系参考日本《钢结构朔性设

计指南》提出。 

8.1.5 钢结构是使用匀质材料，有较好的延性。组成结构的构件及连接则是钢结

构具备必要的承载能力和变形能力的关键。钢结构的局部与整体稳定是构件安全

的重要因素。连接部分的最大承载能力是结构满足“大震不倒”原则的保证。例

如日本 1995 年阪神淡路大地震中钢结构破坏的首要因素是节点部位的焊接。此

外，构件的失稳也是该地震震害中比较普遍的现象。 

梁柱节点的范围，一般定为自梁端或柱端算起的 1/10 跨长或两倍截面高度范

围内，作为梁柱构件的塑性区。这是参照日本有关设计标准中的规定。 

8.2 梁柱连接方式 

8.2.1 梁与柱的刚性连接，分柱贯通式及梁贯通式，一般都采用柱贯通式。 

在梁柱刚接节点处必须验算的内容有：1.节点连接在弯矩和剪力作用下的承

载力；2.梁上下翼缘标高处设置的柱水平加劲肋的厚度；3.节点域的抗剪强度。 

图 8.2.1-4 梁翼缘下方的焊接衬板的下反面安装完成后应与柱用角焊缝仰焊，

长度不小于翼缘宽一半。 

此项考虑的原因是： 

美国和日本的钢结构震害中，梁柱节点处，在衬板与柱之间形成缝隙，下翼

缘受拉时，由此缝隙向上延伸，以致将柱翼缘板撕裂，因此对衬板需处理。可以

采取：1. 将衬板割掉；2. 衬板采用其它材料，上部的溶透焊缝与其不连接；3. 将
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衬板反面施焊，将缝隙在焊缝封住。 

在近十年来，经对钢梁柱节点震害的分析，台湾及美国有关资料或标准提出，

将梁的薄弱部位由梁柱交接处转移到接近梁可能产生的塑性铰处，提出了很多对

梁翼缘的处置意见。（见图 8.2.1-5）其中措施之一是将该处上下翼缘削弱，也就

是本条第 2 款中所提的形式。 

8.2.2 钢管混凝土柱与钢梁的连接中，环肋（即加强环）的设置形式及施工工艺

很重要。设置内环受力及外形较好，但制作操作及浇注混凝土较难，一般采用外

环式较多。锚定式刚接节点一般用于梁翼缘受力较小的梁柱节点。 

8.2.3 型钢混凝土柱与钢梁的连接中，关于柱箍筋与钢梁的相交的处理。按有关

型钢混凝土设计规程处理。钢梁腹板的钢筋洞应在制造时做好，不得在安装现场

开洞或施焊。 

8.3 梁与混凝土墙连接 

8.3.1 混合结构中钢筋混凝土墙与钢框架之间可能存在竖向差异变形，钢梁与混

凝土墙采用铰接可以降低由于竖向差异变形引起的连接节点中的内力。 

8.3.2 钢筋混凝土墙上设置预埋件，经大量试验与计算分析得出本条的计算方法，

尤其是梁在使用状态下的轴力，应在设计中注意考虑。 

8.4 支撑连接 

8.4.1~8.4.7 本节补充了普通支撑相关的连接设计方法。 

8.5 伸臂桁架、腰桁架连接方式 

8.5.1~8.5.4 本节补充了伸臂桁架和腰桁架的连接方式。 

8.6 柱脚连接 

8.6.1 在 1995 年日本板神地震中钢结构由于柱脚破坏导致结构倒塌及大破坏的比

例很高。大量外露式的铰接柱脚破坏，唐山地震中该破坏例也很多，因此在多、

高层钢结构中外露式铰接柱脚应限制采用。 

8.6.2 根据日本的研究，当柱脚的埋入超过一定深度后，柱的全塑性弯矩可以传

给基础。力的传递主要通过混凝土对钢柱翼缘的承压力所产生的抵抗矩承受。柱

上的焊接栓钉作用不明显，为了保证钢柱与混凝土的粘合形成整体，仍应设置栓

钉。 

为了保证柱的准确就位，柱脚仍应设置底板，并在基础中预埋锚固螺栓。 

外包式柱脚的轴力通过钢柱底板传至基础，剪力和弯矩主要由外包混凝土承

担，通过箍筋及主筋传至基础。因此，钢柱上的焊接栓钉及柱脚底板、锚固螺栓
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均起重要作用。 

预制杯口插入式柱脚，这种形式多用于工业建筑及预制混凝土柱的基础。不

宜用于多、高层钢结构，因此，在用于刚接的柱脚时，应按外包式柱脚要求。 

外露式柱脚实际上难以保证柱脚的完全刚性。当导致柱反弯点下移会造成柱

顶弯矩实际上的增大，设计中应予以考虑。 

当计算柱脚底板时，应采用靴梁式柱脚。 
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9  结构减震设计 

9.1  一般规定 

9.1.1 延性构件减震设计是指在结构中设置延性减震部件，通过延性减震部件调

整结构的刚度分布，减小结构刚度分布不规则引起的地震作用内力突变，并通过

延性减震部件先于结构关键部位、结构的关键部件、重要构件等屈服，达到预期

的减震要求。 

    消能器减震设计指在结构中设置消能器，通过消能器的相对变形和相对速度

提供附加阻尼，以消耗输人结构的地震能量，达到预期减震要求。 

 

 

9.2 延性构件减震设计要点 

9.2.1  高层钢-混凝土混合结构采用延性构件减震设计的性能目标可以根据结构

的特点确定。例如： 

1. 结构加强层或腰桁架的斜腹杆宜采用延性减震部件，并应满足中震不

屈服的要求。 

2. 当钢-混凝土混合结构中框架部分的刚度不足时，宜在框架中设置延性

减震构件，并允许延性减震构件在设防地震作用下发生屈服。 

3.   当结构抗扭转刚度不足时，可设置延性减震构件提高结构的抗扭刚

度，并且延性减震构件在设防地震作用下不屈服。 

4.  对强连接的连体结构，连体结构跨中位值的斜腹杆宜设置延性减震部

件，并允许延性减震部件在设防地震作用下发生屈服。 

 

9.3  消能器减震设计要点 

附录 A  金属减震部件的设计要求 

A.1 防屈曲支撑 

A.1.2 防屈曲支撑在减震设计时不需要进行稳定验算，其稳定性在防屈曲支撑产

品设计时要求严格满足，并根据本规程 9.2.3 条和 9.2.4 条的要求进行性能检验来

验证。 
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A.2 高延性钢板墙 

A.2.4 高延性钢板墙有防屈曲钢板墙和无屈曲波纹钢板墙两种类型。 

    防屈曲钢板墙由两块约束板之间夹内芯钢板组成，可以防止内芯钢板受剪发

生屈曲。内芯钢板主要有图 A.2.4-1 所示的两种形式，其中工字形芯板适用于承

载力和刚度需求高的情况。 
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(a) 工字形芯板                                           (b) 开缝芯板 

图 A.2.4-1  防屈曲钢板墙内芯钢板示意图 

    无屈曲波纹钢板墙通过将钢板波折成波纹形状(参见图 A.2.4-2)来提高钢板

墙的稳定承载力，可以避免其在屈服消能以后发生屈曲。 

无屈曲波纹钢板墙需要设置边缘柱，因此其等效支撑框架模型中的竖向支撑

即为边缘柱。 

 

图 A.2.4-2 无屈曲波纹钢板墙的钢板波形 

A.2.5 为保证屈曲约束钢板墙在整体弯剪屈服之前不发生整体屈曲，面外约束板

件的刚度需要满足一定的刚度需求。 

A.2.14 防屈曲钢板墙的面外约束构件距离梁翼缘、连接节点板、柱翼缘的净距是

为了使芯板和梁翼缘、或柱翼缘焊接时有足够的操作空间；如采用 A.2.8 条连接

方案 2，则芯板与柱距离柱翼缘的净距是为了保证结构发生水平位移时，钢板墙

有足够的变形空间。 
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A.3 高延性钢连梁 

A.3.1 如图 A.3.1 所示，双阶屈服钢连梁由剪切屈服板梁和弯曲屈服箱型梁并联而

成。其双阶屈服可以实现双重功能：在小震工况下，剪切屈服的梁段进入屈服发

挥消能减震作用，弯曲屈服的梁段保持弹性发挥承载作用；中震以及大震工况下

剪切屈服梁段和弯曲屈服梁段均进入屈服，共同发挥消能减震作用。 

 
（a）剪切屈服板梁 

 
（b）弯曲屈服箱型梁 

图 A.3.1 双阶屈服钢连梁构造示意图 

A.3.5 采用双阶连梁的设计的结构，由于其小震下即可发生屈服，因此相比于单

阶屈服的耗能钢连梁带来的附加阻尼比效果要更加明显。 

 

A.3.6 国内外众多学者研究过屈服后刚度影响，并且一致的结论为较大的屈服后

刚度可以更好地控制结构的层间位移角，控制结构整体塑性变形，有利于结构层

间位移角分布的均匀性。 

A.3.7 在进行结构分析中，钢连梁与剪力墙节点是按刚性节点进行，且节点区受

力大，所以实际结构中节点核心区应具有足够的承载力、刚度和一定的延性能力。 

 

A.3.9 混凝土连梁过早发生剪切脆性破坏，而且其耗能能力有限。如采用抗剪能

力良好的钢连梁可以增加结构的延性，并且确保在不降低构件强度的同时吸收更

多能量。为了保证钢连梁充分发挥其耗能能力，钢连梁与剪力墙的连接必须可靠。

钢连梁与剪力墙的传统连接方式是将钢连梁直接插入到剪力墙中使二者共同受

力。此种节点对剪力墙性能的提高也不明显，还有施工困难等问题。 

为了改善传统钢连梁与剪力墙连接节点的不足，可以考虑在墙端内埋型钢柱。钢

骨立柱可以同时充当剪力墙约束边缘构件，增加剪力墙的延性。在暗柱上焊接外

伸牛腿梁段，再将钢连梁与牛腿钢梁段通过高强螺栓外伸端板连接，利用其可更

换的优点，保证钢连梁震后可修复。本规程同样采用大承载力端板螺栓连接以保

证节点的刚性连接。 

 

A.3.10 节点各部分受力分析及变形如图 A.3.10。由图 A.3.10 可知，长钢暗柱节点

在混凝土中有充分的锚固使得钢暗柱不可能发生整体刚体转动而使节点破坏，如

图 A.3.10（a）所示。相反，与钢梁受拉翼缘相连的钢暗柱截面因抗剪承载力 不

足，并且节点域型钢腹板剪切屈服以及混凝土抗剪破坏形成塑性铰，节点发生塑



 163 

性转动，如图 A.3.10（b）所示，此部分承载力可以按下式求得： 

 

其中 为节点受拉区抗剪承载力， 为节点域抗剪承载力。综上所述，钢暗柱式

节点抵抗外部弯矩的能力由以下三部分组成： 

（1）钢暗柱埋深 dc部分混凝土合力对钢梁与型钢暗柱交界处抵抗矩，记为 ；  

（2）与钢梁受拉翼缘相连的钢暗柱截面抗剪屈服或受拉区钢暗柱范围内墙体分

布钢筋全部屈服时钢梁与型钢暗柱交界处抵抗矩，记为 Mc； 

（3）节点域腹板抗剪屈服以及混凝土抗剪破坏时钢梁与型钢暗柱交界处抵抗矩，

记为 Mj。 

 

图 A.3.10-1 长钢暗柱受力分析 

各部分计算方法如下： 

1） 的计算 

由试验结果可知，在节点承载极限状态下，墙体与钢连梁接触处混凝土被压碎而

脱落，因此可以认为此处的混凝土达到抗压强度。埋深部分受压区混凝土的应力

图形可简化为等效的矩形应力图（图 A.3.10-2）。矩形应力图的受压区高度 x可取

钢暗柱埋深 dc乘以系数β1。β1 取值可参照《混凝土结构设计规范》以及国外相

关研究。根据应力分布和最大应力取值可以求得压应力区对转动中心的弯矩如

下： 
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图 A.3.10-2 连梁埋深部分受力分析 

 

其中 为混凝土抗压强度； 为混凝土承压应力，参考直插型节点计算方法，

研究表明，混凝土承压应力与钢连梁宽度 和剪力墙厚度 tq比值相关， 计

算方法如下： 

 

2） 的计算 

经受力分析，长钢暗柱节点破坏模式同样分为两种。而两种破坏模式对应节

点极限承载力的差别即体现在 Mc计算方法上。根据有限元结果发现：当钢暗

柱截面抗剪承载力较大，受拉区钢暗柱长度范围内墙体分布钢筋全部进入屈

服；相反，当钢暗柱截面抗剪承载力较小时，钢暗柱发生剪切屈服破坏。 

 

图 A.3.10-3  节点受拉侧部分受力分析 

图 A.3.10-3 为墙梁节点受拉侧部分受力分析简图。 为钢暗柱影响范围

内，墙体分布钢筋全部屈服时合力大小， 为钢暗柱腹板抗剪承载力。

为节点域受拉区承受剪力。通过对隔离体列平衡方程可知，当钢暗柱

腹板抗剪承载力 大于受拉侧钢暗柱影响范围内分布钢筋全部屈服时
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合力大小 时，节点域受拉区承受剪力 为钢筋合力 ，反之为钢暗柱

腹板抗剪承载力 ，可表示如下式： 

 

 

和 计算方式如下式：  

 

 

其中 tw为钢暗柱腹板厚度，fy为钢暗柱材料屈服强度，Hb为钢连梁截面高度，

Avs为剪力墙中竖直分布钢筋单根面积，s 为钢筋间距，fvy为钢筋材料屈服强

度。 

针对上述两种破坏模式，由于钢暗柱在实际工程中是通高布置，因此一般不

会出现墙体中水平分布钢筋全部屈服的破坏模式，设计中只需考虑钢暗柱剪

切屈服的破坏模式，因此， 可按下式计算： 

 

3） 的计算 

节点抗剪承载力 Vj 由以下三种受力机构提供：（a）钢暗柱节点域腹板机构；

（b）内部混凝土斜压杆机构；（c）外部桁架机构。各部分受力分析如图

A.3.10-4，Vj计算方式如下： 

 

则， 

 

其中，Mj为节点抗弯承载力，Vwh为钢暗柱节点域腹板抗剪承载力，Vjc为节点

域内部混凝土斜压杆抗剪承载力，Vjo为节点域外部桁架抗剪承载力。 

 
（a）钢梁腹板机构     （b）内部混凝土斜压杆机构      （c）外部桁架机构 

图 A.3.10-4 Vj 部分受力分析 

（a）Vwh的计算 
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图 A.3.10-5 钢暗柱节点域腹板机构受力分析 

根据研究显示，对于钢梁与混凝土柱外节点，其节点域中应变的分布是比较

均匀的，不是呈抛物线分布，因此可以计算节点域屈服剪力 如下式，其

中 为折减系数。 

 

 

（a）剪应变分布                     （b）剪应力分布（屈服后） 

图 A.3.10-6  钢暗柱节点域腹板应变应力分布图（外节点） 

 

试验表明，钢暗柱式梁墙节点在屈服状态时节点区钢暗柱腹板并未在全部宽

度内完全屈服。因此这里参照 ASCE 设计指南 kw 取值 0.8（外节点）。 

（b）Vjc的计算 
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图 A.3.10-7 内部混凝土斜压杆机构受力分析 

RCS 组合结构节点相关试验指出，节点在初裂前基本处于弹性工作状态，节

点混凝土起主要的抗剪作用,随着荷载的增加,沿着节点对角线方向产生斜裂

缝,形成混凝土斜压杆，这与钢筋混凝土结构节点比较相似，由于 RCS 组合结

构节点中存在翼缘框和箍筋的约束作用，其受剪承载力要比普通的钢筋混凝

土节点中的混凝土大得多。根据图 A.3.10.3-4 所示斜压杆计算简图，节点中

混凝土的抗剪能力可表示为： 

 

 

其中 为内部混凝土斜压杆基本强度系数，取 1.07； 与节点构造形式

有关的系数，可取 1.0。 

（c）Vjo的计算 

 

图 A.3.10-8  外部桁架机构 

在普通的钢筋混凝土结构节点中，节点区箍筋的基本作用是直接参与抗剪、

约束节点核心区混凝土和防止柱中纵筋压屈，它对提高节点的抗震性能起着

重要的作用，因此无论在施工或使用期间,节点区箍筋都是不可缺少的。在型

钢混凝土柱—钢梁框架节点中，相关试验指出，节点区箍筋屈服较晚，一般

在型钢腹板屈服后产生较大变形时才开始充分发挥作用，而且箍筋对节点变

形能力的提高要比对承载力的提高更为有效。不过在极限状态时，型钢混凝

土节点内的箍筋仍能够屈服。图 A.3.10-8 为节点区箍筋受力分析图，我国《型

钢混凝土组合结构技术规程》中对型钢混凝土柱—钢梁框架节点的箍筋受剪

承载力采用了与混凝土节点相同的规定。外部桁架机构抗剪承载力计算方式

如下： 
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A.3.11 当采用内埋钢柱式连接节点时，应保证钢连梁与内埋钢柱可靠刚性连接，

并且有足够强度传递钢连梁传来的剪力及弯矩。连接节点应保证具有延性连接节

点，以确保钢梁的延性得到有效发挥。 

A.3.22 钢连梁与混凝土剪力墙的连接节点目前常用做法有钢梁嵌入式及钢柱埋

入式两种。无论采用何种节点形式，都应通过合理设计，确保其能够充分完全发

挥钢连梁的功能。当采用钢柱嵌入式节点时，除应保证其具有足够强度以将钢连

梁端部剪力及弯矩传递给钢柱外，尚应确保节点连接有足够的延性，以使钢连梁

的延性得以发挥。  

当采用钢梁埋入节点时，若假定钢连梁与墙肢表面完全固定，计算结果误差过大，

因为钢连梁需要足够的转动才可将弯矩和剪力充分传递给混凝土墙肢。这个假定

钢连梁与混凝土完全固定连接的点可称为有效嵌固点。根据已有研究，钢连梁嵌

入墙肢内的有效嵌固点距离墙肢表面距离可以近似取为钢连梁嵌入长度的三分

之一。 

A.3.24 屈曲约束钢板或钢连梁应具有足够的非线性转动能力，一般用构件的塑性

相对转角来衡量。塑性相对转角可以认为是连系构件（屈曲约束钢板或钢连梁）

两端的相对转动位移量与其长度的比值。塑性相对转角可以较简单的通过楼层弹

塑性层间位移角来表示，也可以准确地通过非线性弹塑性分析来得到。其延性需

求宜根据下列关系求出： 

 

式中：  — 剪力墙结构弹塑性层间位移角限值； 

 — 相邻墙肢中点间距离； 

— 屈曲约束钢板的宽度或钢连梁的跨度 

根据现有试验数据，不宜对屈曲约束钢板或钢连梁的极限塑性转角提出过高的要

求，否则，其构造及节点的连接往往都很难保证。此外，以弯曲型变形为主的结

构中，一般来说，底部首层钢连梁的非线性转角是最大的。对底部一~三层的钢

连梁可相对设计较保守些。 
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图 A.3.24 连系构件转角的简化计算方法 

A.3.27 在钢连梁的腹板上合理地布置加劲肋，是充分发挥钢连梁延性及理想的耗

能能力的前提。当钢连梁处于剪切屈服时，即 ，加劲肋的设置与钢

连梁的极限转角需求有关。极限转角需求可依据 A.3.24 条求得。极限转角需求越

高，加劲肋设置的间距应越小，以期望延迟腹板剪切屈曲的发生。 


