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美标抗震设计中钢管桩与上部结构连接的探讨
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摘要: 桩基与上部结构的连接形式一直是高桩码头设计中的重要一环ꎮ 尤其是在码头抗震设计中ꎬ 合理的桩与上部结

构连接形式不仅能确保桩基与上部结构间力的有效传递ꎬ 而且还能充分发挥结构位移能力ꎬ 并对上部结构形成能力保护ꎮ

我国桩基规范虽然对钢管桩与上部结构连接形式做了相关要求ꎬ 但却没有提及具体的计算方法及地震作用下的设计要求ꎮ

探讨美标抗震设计中几种钢管桩与上部结构连接形式ꎮ
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　 　 高桩码头以其结构轻便、 对软弱地基良好的

适应性在高震地区得到广泛应用ꎮ 其桩基与上部

结构的连接形式对地震力的有效传递及结构位移

能力的发挥尤为重要ꎮ 目前ꎬ 我国的水运工程抗

震设计规范 １ 、 桩基规范 ２ 对于高桩码头抗震计

算、 桩与上部结构连接还局限于基于力的方法ꎻ

而国外的一些标准ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ  ３ 、 ＰＩＡＮＣ  ４ 等

都已经明确了基于位移的结构性能分析ꎮ 本文将

对美标抗震设计中几种钢管桩与上部结构的连接

形式进行探讨ꎬ 为其他国内外高震区工程设计提

供相关参考ꎮ

１　 理论背景

ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 规定 ３ 个抗震性能设计等级: 最

小破坏、 控制可修、 生命安全ꎬ 对应地震动水准

ＯＬＥ、 ＣＬＥ、 ＤＥꎬ 并给出相应截面材料塑性应变

限值ꎬ 钢管桩连接部分见表 １ꎮ 基于位移的设计方

法利用该应变限值来求得结构位移能力并与地震

水准下需求位移进行比较从而评判结构设计ꎮ “强

梁弱桩” 理念在 ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ、 ＰＩＡＮＣ 中已得到

了共识ꎬ 即: 所有塑性铰行为只发生在桩基及其

连接节点部位ꎬ 上部梁板应被作为 “能力保护”

单元ꎮ 截面塑性行为可基于截面的 Ｍ －ϕ 分析得
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到ꎬ 并应用到结构非线性分析中去ꎮ 对于钢管桩ꎬ

ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 推荐了 ５ 种常见的连接形式ꎬ 见图 １ꎮ

其中ꎬ 预埋桩、 预埋钢板及焊接钢筋连接为刚性

连接ꎬ 塑性铰发生在节点下方钢管桩体ꎮ 混凝土

桩芯及分离壳连接为部分刚性连接ꎬ 塑性铰可发

生在桩体也可发生在节点区ꎮ

表 １　 钢管桩桩顶最大塑性应变限值

部位　 　 　

ＯＬＥ ＣＬＥ ＤＥ

混凝土

应变 εｃ

钢筋

应变 εｓ

钢桩

应变 εｓｐ

混凝土

应变 εｃ

钢筋

应变 εｓ

钢桩

应变 εｓｐ

混凝土

应变 εｃ

钢筋

应变 εｓ

钢桩

应变 εｓｐ

Ｍ－ϕ
分析

预埋桩　 　 ０􀆰 ０１０ ０􀆰 ０２５ ０􀆰 ０３５ 方法 Ｂ

预埋钢板　 ０􀆰 ０１０ ０􀆰 ０２５ ０􀆰 ０３５ 方法 Ｂ

焊接钢筋　 无屈服 无屈服 无屈服

混凝土桩芯 ０􀆰 ０１ ０􀆰 ０１５ ０􀆰 ０２５ ０􀆰 ０６ 及 ０􀆰 ６εｓｍｄ 不限制 ０􀆰 ０８ 及 ０􀆰 ８εｓｍｄ 方法 Ｂ

分离壳　 　 ０􀆰 ０１ ０􀆰 ０１５ ０􀆰 ０２５ ０􀆰 ０６ 及 ０􀆰 ６εｓｍｄ 不限制 ０􀆰 ０８ 及 ０􀆰 ８εｓｍｄ 方法 Ｂ

　 　 注: εｓｍｄ为钢筋极限应变ꎮ

图 １　 钢管桩与上部连接形式

２　 设计要点

２􀆰１　 预埋桩连接

对于该种刚性连接ꎬ 为防止钢管桩周围混凝

土发生压碎ꎬ Ｓｔｅｐｈｅｎｓ 等 ５ 通过试验给出了最小预

埋桩长的计算公式(１)ꎬ 我国桩基规范认为其值不

应小于 １ 倍桩径:

Ｙ ＝
４ Ｍｐｏ

ｆｃαＤ
(１)

式中: Ｙ 为钢管桩伸入上部结构中的长度( ｍ)ꎻ

Ｄ 为钢管桩外径( ｍｍ)ꎻ ｆｃ为混凝土的抗压强度设

计值(ＭＰａ)ꎻ α 为系数ꎬ 当 ｆｃ≤２８ ＭＰａ 时为 ０􀆰 ７２ꎬ

ｆｃ每增加 ７ ＭＰａ 其值减小 ０􀆰 ０４ꎬ 但不得小于 ０􀆰 ５６ꎻ

Ｍｐｏ为钢管桩塑性弯矩 Ｍｐ的 １􀆰 ３ 倍(ｋＮ􀅰ｍ)ꎮ

为避免节点处钢管桩发生屈曲破坏ꎬ 钢桩中

应浇筑混凝土桩芯ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 规定其在结构

下方的长度不应小于 １ 倍桩径ꎮ 在轴压作用下ꎬ

上部结构厚度应能满足冲切要求ꎬ 可按 ＡＣＩ ３１８

校核ꎮ

对于钢管桩发生拉出破坏ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 中

并没有作出规定ꎮ 一般认为ꎬ 可在钢桩顶部焊接

剪力键ꎬ 剪力键与混凝土桩芯的允许轴向传递应

力可参考 ＡＰＩ ６ 中的方法ꎬ 见式(２)ꎬ 单个剪力键

及其焊缝设计能力可按式(３)复核:

　 ｆｂａ ＝ ０􀆰 １８４＋０􀆰 ６７ｆｃｕ􀅰 ｈ
ｓ

　 　 ｈ
ｓ

≤０􀆰 １æ

è
ç

ö

ø
÷ (２)

Ｆｗ ＝ ２􀆰 ５πｈＤ０ ｆｃｕ (３)

式中: ｆｂａ 为桩内壁允许轴向传递应力 ( ＭＰａ )ꎻ

Ｆｗ为剪力键及其焊缝设计能力(Ｎ)ꎻ ｈ 为剪力键高

度(ｍｍ)ꎻ ｓ 为剪力键间距( ｍｍ)ꎻ ｆｃｕ 为混凝土立

方体抗压强度(ＭＰａ)ꎻ Ｄ０为钢管桩内径(ｍｍ)ꎮ

􀅰８７􀅰
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２􀆰２　 预埋钢板连接

Ｓｔｅｕｎｅｎｂｅｒｇ 等 ７ 通过试验对该连接进行研究ꎬ

表明锚固螺栓仅发生轻微的剥离ꎬ 可认为是刚性

连接ꎮ 预埋钢板应满足钢管桩传递的轴向荷载及

弯矩荷载 Ｍｐｏꎮ 美标中没有给出预埋钢板尺度的计

算方法ꎬ 可采用有限元对其进行分析ꎬ 根据第 ３

或第 ４ 强度理论进行校核ꎮ 另外ꎬ 预埋钢板尺度

还应考虑打桩偏位的影响ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 中建议

偏位值小于 ３ ｉｎ(７６􀆰 ２ ｍｍ)ꎮ

预埋钢板与钢桩间应采用满焊对接焊缝ꎬ 该

焊缝强度由基材决定ꎮ 一般认为ꎬ 钢管桩在地震

时可能达到屈服强度ꎬ 填料金属应符合 ＡＷＳ

Ｄ１􀆰 ８∕Ｄ１􀆰 ８Ｍ ８ 中的抗震要求ꎬ 屈服强度不小于

４００ ＭＰａꎬ 防止发生脆性开裂ꎮ

锚定螺栓可按 ＡＮＳＩ∕ＡＩＳＣ  ９ 规定复核其强度ꎬ

见式 ( ４)ꎬ 剪力设计值为塑性基底剪力 ( 可由

Ｐｕｓｈｏｖｅｒ 分析得到)ꎬ 弯矩设计值为 Ｍｐｏꎮ 螺栓在

上部结构中预埋深度、 螺栓与上部结构边缘的距

离应符合 ＡＣＩ ３１８ 中混凝土锚固件要求ꎮ

Ｆ′ｎｔ ＝ １􀆰 ３Ｆｎｔ －
Ｆｎｔ

φＦｎｖ
􀅰ｆｒｖ≤Ｆｎｔ (４)

式中: Ｆ′ｎｔ为考虑剪力修正后螺栓允许拉应力(ＭＰａ)ꎻ

Ｆｎｔ为未修正螺栓允许拉应力( ＭＰａ)ꎻ Ｆｎｖ为螺栓允

许剪应力( ＭＰａ)ꎻ ｆｒｖ 为螺栓需求剪应力( ＭＰａ)ꎻ

φ 为折减系数ꎬ 取为 ０􀆰 ７５ꎮ

２􀆰３　 焊接钢筋连接

ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 规定采用该种连接时ꎬ 为了保

证焊缝不发生脆性破坏ꎬ 整个地震过程中节点应

一直处于弹性阶段ꎮ 钢筋焊缝可采用角焊缝ꎬ 当

连接钢筋双面焊接时ꎬ 其焊缝强度可按式(５) 计

算ꎬ 最大荷载考虑钢筋 Ｆｙｅ的 １􀆰 ２５ 倍:

１􀆰 ２５Ｆｙｅ

２φｌｗｈｅ
≤０􀆰 ６ＦＥＸＸ (５)

式中: Ｆｙｅ为钢筋名义平均屈服强度ꎬ 取为钢筋屈

服强度的 １􀆰 １ 倍(Ｎ)ꎻ φ 为折减系数ꎬ 取为 ０􀆰 ７５ꎻ

ｌｗ为有效焊缝长度(ｍｍ)ꎻ ｈｅ为有效焊缝高度 (ｍｍ)ꎻ

ＦＥＸＸ为焊缝允许强度(ＭＰａ)ꎮ

钢管桩传递荷载在钢筋上产生的拉应力应小

于钢筋的屈服强度ꎬ 钢筋预埋长度不得小于钢筋

的锚固长度ꎮ 钢管桩桩顶宜布置钢筋网片来防止

混凝土局部压碎ꎮ

２􀆰４　 混凝土桩芯连接

Ｐａｒｋ 等 １０ 通过试验表明ꎬ 该连接能够在地震中

发挥极好的延展特性ꎮ 为能保证钢管桩与上部结构

之间的结构强度ꎬ 节点钢筋最大主拉应力ｐｔ应小于

０􀆰 ００２ ５ｆｃｅꎬ 最大主压应力 ｐｃ 应小于 ０􀆰 ９９６ ｆｃｅ ꎬ

其中ꎬ ｆｃｅ为混凝土平均抗压强度(ＭＰａ)ꎮ

当节点钢筋主拉应力 ｐｔ 满足小于 ０􀆰 ２９１ ｆｃｅ

时ꎬ 为不开裂节点ꎬ 反之为开裂节点ꎮ 不开裂节

点混凝土桩芯纵向钢筋可向外弯折ꎬ 螺旋箍筋体

积配筋率 ｐｓ应满足式(６)ꎬ 钢筋伸入上部结构最小

长度满足式(７)以及最小受拉锚固长度:

　 　 ｐｓ≤０􀆰 ０４２ ２
ｆｃｅ

ｆｙｈ
(６)

　 　 ｌａｃ ＝
０􀆰 ３ｄｂ ｆｙｅ

ｆｃｅ

(７)

式中: ｆｙｈ为横向钢筋屈服强度( ＭＰａ)ꎻ ｄｂ 为纵向

钢筋直径 (ｍｍ)ꎻ ｆｙｅ为钢筋平均屈服强度( ＭＰａ)ꎻ

ｌａｃ为钢筋伸入上部结构最小长度(ｍｍ)ꎮ

对于开裂节点ꎬ 桩芯纵向钢筋体积配筋率应

该在 １％ ~ ４％且应向内弯折ꎬ 箍筋配筋率应满足

式(８)ꎮ 桩芯周围横向钢筋的配筋率应满足式(９)ꎬ

桩两侧 ０􀆰 ５ 倍桩径范围内需要设置额外的箍筋ꎬ

间距不得大于 １２ ｉｎ(３０４􀆰 ８ ｍｍ)ꎬ 总面积应大于桩

芯纵向钢筋面积的 １∕４ꎮ

　 　 ρｓ≥
０􀆰 ４Ａｓｔ

ｌ２
ａ

(８)

　 　 ρｓ≥
０􀆰 ４６Ａｓｃ

Ｄ′ｌａ

ｆｙｅ

ｆｓ

é

ë
ê
ê

ù

û
ú
ú (９)

式中: ｆｓ为允许螺旋钢筋应力ꎬ 取为 ０􀆰 ００１ ５ 倍钢筋

弹性模量(ＭＰａ)ꎻ ｌａ为纵向钢筋实际深入上部结构

长度 (ｍｍ)ꎻ Ｄ′为混凝土桩芯箍筋中心线直径(ｍｍ)ꎻ

Ａｓｃ为混凝土桩芯周围横向钢筋总面积 ( ｍｍ２ )ꎻ
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Ａｓｔ为混凝土桩芯纵向钢筋总面积 (ｍｍ２)ꎮ

２􀆰５　 分离壳连接

该种连接形式与混凝土桩芯的连接形式相似ꎬ

其各项设计细节可参考混凝土桩芯连接计算ꎮ 但

考虑到分离处混凝土截面能够有效传递地震荷载ꎬ

其分离段长度 ｇ 不宜过长ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 规定其不

大于 ２ ｉｎ(５０􀆰 ８ ｍｍ)且不小于 ０􀆰 ５ ｉｎ(１２􀆰 ７ ｍｍ)ꎮ

另外ꎬ Ｐａｒｋ 等通过试验表明ꎬ 混凝土桩芯连接截

面理论塑性弯矩 Ｍｐ会受钢桩对混凝土的约束作用

及部分钢桩伸入结构的撬开作用影响ꎬ 其值增加

２０％左右ꎮ 而分离壳连接仅会受到约束作用影响

而增加 ５％左右ꎮ

３　 非线性特性

３􀆰１　 Ｍ－ϕ 分析

ＰＯＬＢ  １１ 给出两种确定截面理想 Ｍ－ϕ 曲线方

法: 方法 Ａ 及方法 Ｂꎬ 方法 Ｂ 适用于钢管桩及非

预应力混凝土桩ꎮ 分析截面 Ｍ－ϕ 时ꎬ 其材料强度

应为其平均强度ꎬ 对于混凝土抗压强度、 纵向钢

筋及结构钢、 箍筋的调整系数分别为 １􀆰 ３、 １􀆰 １、

１􀆰 ０ꎬ 还应考虑箍筋的约束效应ꎮ 预埋桩、 预埋钢

板为刚性连接ꎬ 分析截面为钢管桩截面ꎮ 混凝土

桩芯、 分离壳为部分刚性连接ꎬ 考虑到应力穿透

影响ꎬ 其分析截面为混凝土截面ꎮ 焊接钢筋连接

节点不允许发生塑性变形ꎬ 因此不需要进行 Ｍ－ϕ

分析ꎮ 截面 Ｍ －ϕ 实际曲线可以通过纤维模型确

定ꎬ 其将截面离散成纤维ꎬ 对各纤维应力－应变关

系数值积分来计算截面内力ꎮ

本文采用有限元软件 ＳＡＰ２０００ 对 ６ 种典型截

面(钢筋混凝土截面 １、 ２、 ３ 及钢管桩截面 ４、

５、 ６)利用纤维模型进行分析ꎬ 见图 ２、 ３ꎬ 截面轴

向力取为 ０ ｋＮꎬ 截面特性及分析结果见图 ４ 及表 ２ꎮ

表 ２　 截面 Ｍ－φ 特性及分析结果

截面 混凝土 结构钢∕钢筋 几何尺度∕ｍｍ ϕｙ ∕ｍ－１
ϕｍ ∕ｍ－１

ＯＬＥ ＣＬＥ ＤＥ
φｕ ∕ｍ－１ Ｍｐ ∕ｋＮ

１
５ ０００ ｐｓｉ

(３４􀆰 ５ ＭＰａ)
Ａ６１５ ６０ 级 ３２ ＃９
螺旋箍筋＃５＠ １００

Ｄ ＝ １ ０６７ ０􀆰 ００８ ７ ０􀆰 ０２２ ０􀆰 ０８０ ０􀆰 １１７ ０􀆰 １４７ ３ ５９３

２
５ ０００ ｐｓｉ

(３４􀆰 ５ ＭＰａ)
Ａ６１５ ６０ 级 ３２ ＃１０
螺旋箍筋＃５＠ １００

Ｄ ＝ １ ０６７ ０􀆰 ００８ ４ ０􀆰 ０２１ ０􀆰 ０７２ ０􀆰 １３０ ０􀆰 １５４ ４ ４２６

３
５ ０００ ｐｓｉ

(３４􀆰 ５ ＭＰａ)
Ａ６１５ ６０ 级 ３２ ＃１１
螺旋箍筋＃５＠ １００

Ｄ ＝ １ ０６７ ０􀆰 ００８ ３ ０􀆰 ０２１ ０􀆰 ０７０ ０􀆰 １３４ ０􀆰 １６５ ５ ２３３

４ Ａ５７２ ５０ 级 Ｄ ＝ １ ０６７δ＝ １６ ０􀆰 ００７ ９ ０􀆰 ０２０ ０􀆰 ０４８ ０􀆰 ０６６ ０􀆰 ３２５ ８ ０２４

５ Ａ５７２ ５０ 级 Ｄ ＝ １ ０６７δ＝ １８ ０􀆰 ００７ ９ ０􀆰 ０２０ ０􀆰 ０４８ ０􀆰 ０６６ ０􀆰 ３２５ ９ ０１５

６ Ａ５７２ ５０ 级 Ｄ ＝ １ ０６７δ＝ ２０ ０􀆰 ００７ ９ ０􀆰 ０２０ ０􀆰 ０４８ ０􀆰 ０６６ ０􀆰 ３２５ ９ ９９１

　 　 注: ϕｙ 、 ϕｍ 、 ϕｕ为理想屈服曲率、 极限应变曲率、 截面极限曲率ꎮ

图 ２　 钢筋混凝土截面纤维布置 图 ３　 钢管桩截面纤维布置
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　 　 图 ４　 Ｍ－ϕ 曲线

　 　 通过图 ４ 及表 ２ 可以看出ꎬ 混凝土截面的

ϕｙ随纵向钢筋配筋率增大变化不大ꎬ 维持在

０􀆰 ００８ ３ ~ ０􀆰 ００８ ７ ｍ－１ꎬ 而 ϕｕ 及理想塑性弯矩

Ｍｐ有明显增加ꎬ 分别为 ０􀆰 １４７ ~０􀆰 １６５ ｍ－１、 ３ ５９３~
５ ２３３ ｋＮꎬ 说明配筋量增多会增加截面延性及极限

能力ꎮ 对于钢管桩截面ꎬ ϕｙ、 ϕｍ、 ϕｕ 随壁厚增加

并没有明显变化ꎬ 而理想塑性弯矩 Ｍｐ 有明显增

加ꎬ 为 ８ ０２４ ~ ９ ９９１ ｋＮꎬ 说明壁厚对截面延性影

响不大ꎬ 但对截面极限能力有所影响ꎮ
３􀆰２　 Ｍ－θ 曲线

截面 Ｍ－θ 曲线可由 Ｍ－ϕ 曲线及塑性铰长度

得到ꎬ 其关系见式(１０)ꎬ ＡＳＣＥ∕ＣＯＰＲＩ 给出不同

连接形式的塑性铰长度ꎬ 见表 ３ꎮ 本文针对截面 ３、
截面 ５ 计算了不同连接形式节点 Ｍ －θ 曲线ꎬ 同

时ꎬ 还计算了混凝土桩芯连接在截面 １、 ２ 及 ３ 的

结果ꎬ 见表 ３ 及图 ５ꎮ
θｐ􀆰 ｍ ＝ Ｌｐ(ϕｍ －ϕｙ)＝ θｍ －θｙ (１０)

式中: θｐ􀆰 ｍ为截面的塑性转角( ｒａｄ)ꎻ θｙ 为理想屈

服转角 (ｒａｄ)ꎻ θｍ为截面极限转角 (ｒａｄ)ꎮ

表 ３　 不同连接形式 Ｍ－θ 分析结果

连接形式 塑性铰长度 截面 θｙ ∕ｒａｄ
ϕｍ ∕ｍ－１

ＯＬＥ ＣＬＥ ＤＥ
Ｍｐ ∕ｋＮ

预埋桩∕预埋钢板 ０􀆰 ５Ｄ 截面 ５ ０􀆰 ００４ ２ ０􀆰 ０１０ ０􀆰 ０２６ ０􀆰 ０３５ ９ ０１５

截面 １ ０􀆰 ００４ ５ ０􀆰 ０１１ ０􀆰 ０４１ ０􀆰 ０６ ４ ３１２

混凝土桩芯 ０􀆰 ３０Ｆｙｅ ｄｂ 截面 ２ ０􀆰 ００４ ９ ０􀆰 ０１２ ０􀆰 ０４２ ０􀆰 ０７５ ５ ３１１

截面 ３ ０􀆰 ００５ ３ ０􀆰 ０１４ ０􀆰 ０４５ ０􀆰 ０８６ ６ ２８０

分离壳 ０􀆰 ３０Ｆｙｅ ｄｂ ＋ｇ 截面 ３ ０􀆰 ００５ ８ ０􀆰 ０１７ ０􀆰 ０４９ ０􀆰 ０９３ ５ ４９５

　 　 注: Ｍｐ在混凝土桩芯及分离壳连接中分别考虑增加 ２０％、 ５％ꎮ

图 ５　 ＤＥ 工况下 Ｍ－θ 曲线
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　 　 通过图 ５ 及表 ３ 可见ꎬ 刚性节点预埋桩及预

埋钢板连接的 Ｍｐ为 ９ ０１５ ｋＮꎬ 部分刚性节点混凝

土桩芯及分离壳连接的 Ｍｐ分别为 ６ ２８０、 ５ ４９５ ｋＮꎬ

表明刚性节点具有更好的强度ꎮ 但其各地震动水

准的极限转角 θｍ为 ０􀆰 ０３５ ｒａｄꎬ 比部分刚性连接的

０􀆰 ０８６ 及 ０􀆰 ０９３ 小得多ꎬ 表明部分刚性连接有更好

的延性ꎮ 对于混凝土桩芯连接来说ꎬ 其理想塑性

弯矩 Ｍｐ和截面极限转角 θｍ均随纵向配筋率的增大

而增加ꎬ 分别从 ４ ３１２ ｋＮ 增加到 ６ ２８０ ｋＮ 及

０􀆰 ０６０ ｒａｄ 到 ０􀆰 ０８６ ｒａｄꎬ 而与分离壳连接比较ꎬ 理

想塑性弯矩从 ６ ２８０ ｋＮ 降低到 ５ ４９５ ｋＮꎬ θｍ 从

０􀆰 ０８６ ｒａｄ 到 ０􀆰 ０９３ ｒａｄꎬ 表明混凝土桩芯连接较分

离壳连接有更大的强度ꎬ 但延性变弱ꎮ

４　 结论

１) 根据纤维模型分析ꎬ 混凝土截面 Ｍ－ϕ 曲

线的理想塑性弯矩及截面极限曲率随纵向配筋率

的增大而增大ꎬ 但钢管桩截面极限曲率并不随壁

厚的增加而增加ꎮ

２) 通过 Ｍ －θ 曲线分析ꎬ 刚性节点预埋桩、

预埋钢板连接理想塑性弯矩较部分刚性节点混凝

土桩芯、 分离壳连接理想塑性弯矩要大ꎬ 但部分

刚性连接延展能力较刚性连接强ꎬ 考虑到上部被

保护的梁板强度设计ꎬ 刚性连接会导致更大的截

面及配筋率ꎮ

３) 通过分析 Ｍ －θ 曲线可知ꎬ 部分刚性节点

混凝土桩芯、 分离壳连接的理想塑性弯矩及延展

能力随纵向配筋率的增大而增大ꎬ 混凝土桩芯连

接由于钢桩对上部混凝土撬动作用较分离壳连接

有更大理想塑性弯矩ꎬ 但也牺牲了部分延展能力ꎮ

４) 刚性节点预埋钢板、 焊接钢筋中焊缝的脆

性开裂在地震中控制较难ꎬ 一般认为预埋桩、 混

凝土桩芯及分离壳连接在设计中应用更加广泛ꎮ
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