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表 1  偏心支撑的内力增大系数 
Tab.1 Internal force increment coefficient of  

eccentrically braced frame 

构件 一级（9度） 二级（8度）
框架梁（非耗能连梁） 1.3（1.6）2.0* 1.2（1.5）2.0*

框架柱 1.3（1.6）2.0* 1.2（1.5）2.0*
支撑 1.4（1.5）1.6* 1.3（1.4）1.6*

注：第一列为抗规 2010 中的规定值；括号中为抗规 2001 中的规定值；*

表示高钢规 98中的规定值． 
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摘要：为了明确 K 形偏心支撑的传力路径和内力分配，便于计算层间侧移和耗能连梁转角，依据结构力学基本假定，给出
了 K形偏心支撑框架各构件在侧向力作用下的内力表达式，进而推导出 K形偏心支撑弹性抗侧刚度的近似计算公式，通过
试验数据和 ANSYS有限元分析，验证了公式的精确性，并提出了 K形偏心支撑构件的简便设计方法；基于虚功原理和小变
形假定，当已知外力分布时，依据偏心支撑达到极限状态时的典型屈服机制，推导出 K 形偏心支撑极限承载力公式，利用
SAP2000对 10层算例进行推覆分析，验证了极限承载力公式，为工程设计提供参考依据． 
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偏心支撑框架结构兼有中心支撑结构和纯框架结构的优点，小震作用下能提供足够的弹性刚度满足层
间侧移限值要求，大震作用下能提供足够的延性保证结构不倒塌．偏心支撑设计理念为结构的塑性变形发
展集中在耗能连梁，其他结构构件保持弹性工作，依靠耗能连梁耗散地震能量，耗能连梁具有易于震后更
换的优点[1]．我国《高层民用建筑钢结构技术规程》（JTJ99-98）（以下简称高钢规 98）[2]参考 AISC341-10[3]

中的规定：将耗能梁段达到全塑性时的结构内力
乘以放大系数设计框架梁、柱和支撑构件，必然
导致截面过大，造价高的同时占用了过多的室内
空间，耗能虽好，却难以在工程应用中推广．表
1中列出了内力增大系数随规范更新的变化，《建
筑抗震设计规范》（GB50011-2010）[4]（以下简称
抗规 2010）中规定值相较过去有了一定程度的降
低． 

值得注意的是，构件的内力设计值除了乘以上述内力增大系数外，还需乘以耗能连梁的塑性受剪承载
力与剪力设计值的比值（Vp/Vlb），其中 Vp=0.58fyh0tw，fy为耗能连梁的屈服强度；h0和 tw分别为耗能连梁
的腹板计算高度和厚度．非耗能梁、框架柱和支撑内力设计值经上述两个系数放大之后，构件截面选择势
必很大．本文针对 K形偏心支撑框架结构体系进行研究，详细分析其受力机理和破坏模式，对其弹性刚度
和极限承载力进行深入研究． 

1  弹性刚度 

Paul W. Richards[5]依据 Englekirk[6]对偏心支撑传力路径的简化（见图 1），提出了偏心支撑弹性刚度的
近似计算方法，认为耗能梁段的剪力为 V（H/L），支撑轴力为（V/2）（Ld/a），其中 V是水平剪力，Ld是支
撑长度，a是非耗能梁长，H与 L分别为层高和跨度．忽略了构件的抗弯刚度，传力路径中假定梁柱节点、
支撑节点均为铰接，这与实际严重不符． 

典型的 K形偏心支撑如图 2所示，计算模型中假定支撑两端铰接，基于结构力学基本假定，采用力法，
得到耗能连梁剪力 VL和支撑轴力 Pd的表达式，分别见式（1）和式（2）．式中，V为水平剪力，γ为高跨
比（=H/L）；θ为支撑倾角，sinθ=H/Ld ，Ld为支撑杆件的长度；η=a/L，a为框架梁（非耗能梁）长度；ξ
为梁柱线刚度比（=IbH/IcL），Ib、Ic分别为横梁的强轴惯性矩和框架柱的强轴惯性矩．Englekirk 提出偏心
支撑的侧向水平位移由四部分组成：1）支撑轴向变形引起的侧移；2）横梁轴向变形引起的侧移；3）耗
能连梁剪切变形引起的侧移；4）耗能连梁弯曲变形引起的侧移，见图 3所示． 
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	 	 	 （a）剪力图       （b）弯矩图 

图 4  耗能连梁受力简图 
Fig.4 Shear force and bending moment of link

 
 

图 1  偏心支撑传力路径 图 2  偏心支撑尺寸 
Fig.1 Loading path of eccentrically braced frame Fig.2 Dimension of eccentrically braced frame 
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(2) 

由胡克定律可知，支撑轴向变形为：Δd=PdLd/EAd，式中，E为弹性模量，Ad为支撑斜杆的截面积，由
小变形假定，支撑轴向变形产生的侧移为： 

2
d d d

1
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(3) 

内力分析可知横梁轴力，同样由胡克定律得到偏心支撑框架由横梁轴向变形引起的侧移值见式（4）： 

   
     （1）支撑轴向变形      （2）横梁轴向变形        （3）连梁剪切变形       （4）连梁弯曲变形 

图 3  K 形偏心支撑的侧移 
Fig.3 Lateral displacements of K-eccentrically braced frames 

                                            
2 b2Va EA                                (4) 

式中：Ab为框架梁截面积． 

由小变形假定，耗能连梁的剪切变形变形角 γL与层间侧移角 γv的关系为：γv=γLe/L，又有：γv=Δ3/H，
γL=VL/GAw，代入上式得到耗能连梁剪切变形引起的框架侧移为： 

 
3 L w L w( ) ( ) ( ) ( )V He GA L V e GA            

 
(5) 

式中：G为剪切模量，Aw为框架梁腹板面积（=h0tw）． 

耗能连梁受力情况见图 4所示，耗能连梁端部的弯曲转角 θL与由耗能连梁弯曲变形引起的框架侧移角
θv相等，由材料力学求解连梁端部转角，有 

                            

2
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(6) 

 
支撑构件在设计阶段可按两端铰接计算，但实际连接

中，支撑构件端部约束很难实现铰接，多数情况下能传递
弯矩，支撑端部可分担 10%~30%的耗能连梁端弯矩，可降
低连梁的端部弯矩值，因此，支撑刚接时，由连梁弯曲变
形产生的框架侧移应适当减小，折减系数可取 0.8[5]，即假
定支撑端部传递 20%的耗能连梁端弯矩，折减系数代入（6）
式，有： 

 

2
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(7) 

K形偏心支撑框架的总侧移为上述四项侧移之和，设VL=VM，P=VN．则偏心支撑钢框架的弹性抗侧
刚度为： 
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（a）弯矩图             （b）轴力图           （c）剪力图 

图 6  K形偏心支撑的弹性内力图 
Fig.6 Elastic internal force of K-eccentric braced frames 

框架柱轴向力为： 

 L c dc = sinP V P P  左  
(12) 

 c L c d= sinP V P P   右                                  (13) 

非耗能梁端弯矩为： 

 
b1 c1 L d( 2) sinM M V L P a                                                          (14)

 

 
 b2 L( 2)M L a V                                                                            (15)

 
非耗能梁轴向力为： 

 
db = cos ( 2)P P V 左

 
(16)

 

 
b d= cos ( 2)P P V 右                                                                         (17)

 
非耗能梁剪力为： 

  b d LsinV P V                                                                                (18) 

框架柱剪力为： 

         
c d( 2) cosV V P                                                                           (19) 

耗能连梁轴向力为： 

 
L = ( 2)P V                                                                                       (20) 

弯矩公式计算所得正值与图示受拉侧一致，所得负值，则反之；剪力正向规定为：使构件产生顺时针
方向转动为正，反之为负；轴力计算公式所得正值，则构件受轴拉力．由弹性内力可知，非耗能梁承受较
大的轴向压力，应按压弯构件设计． 

按高钢规 98和抗规 2010中关于偏心支撑框架柱、非耗能梁和支撑的设计规定，位于耗能梁段同一跨
的非耗能梁的弯矩设计值： 

 
beam b P L b( )M V V M

 

(21) 

支撑的轴力设计值： 

 
brace br P L d( )P V V P                                                                         (22) 

柱的弯矩、轴力设计值： 

 
column c P L c( )M V V M                                                                     (23) 

 
column c P L c( )P V V P                                                                         (24) 

Mbeam、Pbrace、Mcolumn和 Pcolumn分别为经地震放大系数调整后的非耗能梁端部弯矩、支撑轴力、柱端弯
矩和柱轴压力；ηb、ηbr、ηc分别为非耗能梁、支撑和柱的地震放大系数，按抗规 2010取值，见表 1；Mc、
Mb分别为框架柱和非耗能梁杆端弯矩，见式（10）（11）和式（14）（15）． 

式（9）已给出支撑轴力与耗能连梁剪力之间的关系，根据抗震等级，可将式（9）代入式（22），然
后乘以地震放大系数 ηbr考虑支撑的轴压稳定．当 VL=VP时，依据公式（10）~（15）考虑地震放大系数 ηb

和 ηc可对框架梁和框架柱进行稳定验算．由支撑轴力表达式（2）和框架柱剪力表达式（19）可以得到 K

形偏心支撑在弹性阶段的剪力分配，框架柱与支撑承担的剪力比为： 

   
2 2 3 4

c
2

d

15 18 2 9 12 4

6 9 3 1

V

V

      
   

     


     

(25) 

 

 

 

M c2

Mc1

Mb1
Mb2

Pc左 Pc右

Pb左 Pb右PL

Vc左 Vc右VL

Vb Vb
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表 2  弹性刚度计算模型 
Tab.2 Calculation model of elastic lateral stiffness 

编号 连梁长度/mm 高度/m 跨度/m 框架梁 框架柱 耗能梁 支撑 变化参数
1 500 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20  

耗能梁
段长度

2 600 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
3 700 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
4 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
5 1 000 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
6 800 2.7 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20  

 
高  度

7 800 3.0 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
8 800 3.3 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
9 800 4.2 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20

10 800 4.5 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
11 800 3.6 5.7 H250×150×10×20 H250×250×10×20 H250×150×10×20 H200×200×10×20  

 
梁截面

12 800 3.6 5.7 H350×150×10×20 H250×250×10×20 H350×150×10×20 H200×200×10×20
13 800 3.6 5.7 H400×150×10×20 H250×250×10×20 H400×150×10×20 H200×200×10×20
14 800 3.6 5.7 H450×150×10×20 H250×250×10×20 H450×150×10×20 H200×200×10×20
15 800 3.6 5.7 H450×200×10×20 H250×250×10×20 H450×200×10×20 H100×100×10×20
16 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H100×100×8×12  

 
支撑截面

17 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H100×150×8×12
18 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H150×200×10×16
19 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×250×10×20
20 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H250×250×10×20
21 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H150×150×10×12 H300×150×10×20 H200×200×10×20  

 
柱截面

22 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H200×200×10×16 H300×150×10×20 H200×200×10×20
23 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H300×300×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
24 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H350×350×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
25 800 3.6 5.7 H300×150×10×20 H400×400×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
26 800 3.6 6.3 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20  

 
跨  度

27 800 3.6 6.9 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
28 800 3.6 7.2 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
29 800 3.6 8.1 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20
30 800 3.6 8.7 H300×150×10×20 H250×250×10×20 H300×150×10×20 H200×200×10×20

表 3  公式值与算例计算值的对比 
Tab.3 Comparison between formula values and model values 

模型编号 公式计算值 试验值/算例值 误差/% 

文献[7]K1试件 51.32 55.8 -8.02

文献[7]K2试件 50.51 40.7 24.11

1 156.55 170.97 -9.30
2 137.97 152.13 -10.04
3 121.74 135.22 -10.59
4 107.72 120.25 -10.96
5 85.34 95.72 -11.28
6 180.36 203.05 -12.12
7 150.44 169.08 -11.80
8 126.72 142.11 -11.47
9 79.74 88.24 -10.03
10 69.36 76.38 -9.55
11 87.52 104.58 -17.04
12 125.19 134.72 -7.30
13 140.00 147.89 -5.17
14 152.44 159.73 -3.96
15 160.11 169.41 -3.36
16 54.09 60.77 -4.07
17 68.19 73.13 -1.68
18 96.13 101.33 -4.09
19 116.83 131.82 -13.06
20 118.83 144.94 -19.81
21 108.23 116.93 -8.11
22 107.74 118.12 -9.38
23 108.55 122.97 -12.28
24 110.37 126.71 -13.53
25 113.27 131.57 -14.69
26 119.53 133.18 -10.92
27 129.98 144.55 -10.90
28 134.68 149.60 -10.87
29 146.75 162.31 -10.72
30 153.17 168.81 -10.57

注： 弹性刚度单位为 kN/mm；误差=（公式值—算例值）/（算例值）×100%． 
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表 4  耗能连梁剪力位移关系参数 
Tab.4  The parameters of link 

VB VB1 VC K0 K1  K2  K3

1.1VP 1.3VP 1.5VP 2GAw/e 0.03K0 0.015K0  0.002K0

 
图 8  耗能连梁剪力与位移关系 

Fig.8  Relationship between shear and 
displacement of link

 
图 9  多层偏心支撑失效模式 

Fig.9 Failure mode of multi-stories 
eccentrically braced frames

 
图 7  K形偏心支撑极限状态时的变形 

Fig.7  The ultimate deformation of 
K-eccentric braced frames 

3  极限承载力 

偏心支撑钢框架的受力机理为：水平力作用下，耗能连梁先进入塑性变形，并且结构主要由耗能连梁
的非弹性变形耗散地震能量，结构达到极限状态时有典型的屈服机制，即耗能连梁达到极限状态，并且底
层柱脚已进入全截面屈服形成塑性铰，见图 7 所示，这种典型的屈服机制符合规范对偏心支撑设计的要
求．依据偏心支撑的屈服机制，当外力分布已知时，根据虚功原理可求解其极限承载力[8][9]． 

首先对单层偏心支撑框架进行分析，变形机构如图 7所示，假定结构达到极限状态时，耗能连梁达到
全截面塑性和柱脚进入全截面屈服，由小变形假定，θp=γpe/L，γp 为极限状态时耗能连梁的塑性转角，θp

为极限状态时结构的塑性侧移角． 

耗能连梁的内力虚功为： 

 
b s

Lu p p2 LuW M V e  内L  
（26） 

MLu为极限状态时耗能连梁端部弯矩，VLu为极限状态时耗能连梁的剪力．
p

b 和
p

s 分别为耗能连梁的

弯曲变形角和剪切变形角，
p p

b s
p     ，且有 MLu=VLue/2，代入式（26），内力虚功可写为： 

 Lu p Lu pW V e V L  内L                              （27） 

底层柱脚形成弯曲塑性铰所做的虚功为：2Mcpθp，Mcp

为框架柱的塑性抗弯承载力．则总的内力虚功： 

    Lu p cp p2W V L M 内  
 

（28） 

外力虚功由两部分组成，一部分为水平力 V产生虚功；
另一部分为柱顶轴向压力 Pc产生的虚功．柱的轴向压缩变
形很小，可忽略竖向力产生的虚功．则外力虚功为： 

pW FH外 
 

（29） 

由内力虚功和外力虚功相等，得到水平力 F为： 

 Lu cp2F V L M H   
       

（30） 

由上式可知，计算单层 K 形偏心支撑结构
的水平极限承载力需确定耗能连梁的极限抗剪
承载力 VLu．Richards[10]根据 UCB 的试验[11]和
Ramadan T. & Ghobarah A[12]的研究，不考虑耗

能连梁的弯矩剪力相关性，提出了耗能连梁的剪力位移关系，见图
8所示，剪力位移关系参数见表 4． 

考虑翼缘抗剪对耗能连梁塑性抗剪承载力的增强作用，引入增
大系数 α，则耗能连梁的塑性抗剪承载力表达式为 

'
P PV V                                                （31） 

式中，增大系数 α： 

 22
f w

w f

0.0625
1

0.58

A et

A b e



 

                 

（32）

 
式中：bf为翼缘宽度，Af为耗能连梁单个翼缘的截面积． 

对表 3中的 VP乘以增大系数 α，可得到耗能连梁的极限承载力
为：VLu=1.5αVP．代入式（30）得： 

 p cp1.5 2F V L M H           （33） 

对于多层偏心支撑框架而言，变形机制如图 9所示，同样由虚
功原理可得水平极限承载力表达式： 

cp
1 1

= 2
n n

i i Li
i i

F H V L M
 

             （34）
 

式中：Fi为第 i 层的水平侧向力，Hi为第 i 层横梁与柱脚的距离，
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图 10  十层算例平面布置图 
Fig.10  Plan layout of a 10-story model

 
（a)边框刚接       (b)边框铰接 

图 11  单榀算例推覆模型 

Fig.11  Pushover model 

VLi为第 i 层的耗能连梁的极限承载力．式（33）和（34）的推导依据以下基本假定：1）结构的塑性破坏
机制，除耗能连梁和柱脚进入塑性外，其他构件完全弹性；2）小变形理论，结构进入塑性阶段时，仍有
θp=γpL/e 成立；3）柱脚全截面塑性，且塑性应变分布呈理想状态；4）多层偏心支撑钢框架的理想破坏机
制：每层的耗能连梁均发生非弹性变形，并且非弹性变形沿高度分布均匀．值得注意的是，式（34）计算
所得水平极限承载力将偏高，因为公式推导的基本假定中认为每层耗能连梁都达到极限承载力，而且柱脚
形成塑性铰，形成理想的全截面屈服状态，这是理想的极限破坏状态． 

实际结构设计时，不仅仅有单跨偏心支撑结构，往往某一榀框架结构中的一跨布置偏心支撑，而其余
跨仍为框架结构，形成双重抗侧力体系，那么结构在侧向力推覆至极限状态时，图 9所示的屈服机构状态
仅为偏心支撑跨，而边框架参与抗弯，框架梁端形成塑性铰，极限承载力表达式仍有虚功原理求解，得到： 

 
 pb , b Lu, cp

1 1 1 1

= 2 +
n k n n

i i i j i i
i j i i

F H M L L V L mM
   

    （34）
 

式中：Mpbi,j表示第 j跨第 i层的梁端塑性弯矩；m表示单榀框架柱的个数；n表示结构层数；k表示不布置
偏心支撑的框架跨数；Li表示框架梁两端形成的塑性铰之间的距离；Lb表示每跨框架的跨度． 

4  算例分析 

建筑物的抗震设防烈度为 8度，设计地震基本加速度为 0.3 g，设计地震分组为第一组，建筑场地类别
为Ⅱ类；结构平面布置如图 10所示，平面尺寸 21.6 m×30 m，层高 3.6 m，采用 120 mm厚现浇混凝土楼
板，C30混凝土，算例层数为十层．材料均为 Q235钢，屈服强度取名义值，弹性模量取 2.06×105 MPa，
泊松比取 0.3，构件截面均采用焊接 H型钢．楼面恒载取 5.0 kN/m2（包括楼板自重），活载取 2.0 kN/m2（按
办公楼取），屋面恒载取 6.5 kN/m2，上人屋面活荷载取 2.0 kN/m2，雪荷载 0.5kN/m2，基本风压 0.35 kN/m2．由
于对称性，算例不考虑结构的平面内扭转，采用底部剪力法计算水平地震作用．算例按现行规范，利用
ETABS进行截面设计，10层算例依据规范设计得到的各层截面尺寸见表 5．从算例结构中取一榀偏心支撑
框架作为静力推覆分析模型，推覆模型分为边框刚接和边框铰接，分别研究偏心支撑双重抗侧力体系与单
重抗侧力体系，侧向力分布模式采用倒三角分布，单榀计算简图见图 11．耗能连梁均采用剪切型． 

SAP2000 的非线性塑性铰是刚塑性的，没有弹性行为，结构进入塑性时，所有的塑性变形集中在铰内
发生，其他部分仍保持弹性．本算例中构件的塑性铰指定：（1）框架柱两端指定默认的 P-M-M相关铰；（2）
框架梁的两端指定默认的M铰；（3）支撑两端铰接，在杆中部设置默认的 P铰；（4）耗能连梁为剪切型，
考虑翼缘对抗剪作用的增强，在连梁两端及中间位置按照图 12 所示指定非线性剪切铰[13]，B 点代表铰的
屈服，对应表 4和图 8中的 B点，VB=1.1αVP，ΔB=0，C点为铰达到极限承载力，亦为铰开始失去承载力，
对应表 4和图 8中的 C点，VC=1.5αVP，ΔC=6.12 αefy/G，IO、LS和 CP代表铰的能力水平，它们分别对应
直接使用、生命安全和防止倒塌，D 点代表残余强度的大小，依据美国规范 FEMA450[14]的规定，腹板高
厚比 h0/tw≤418/ yf 的受弯梁，残余强度比取 0.6，腹板高厚比 h0/tw≥640/ yf 的受弯梁，残余强度比取

0.2，本文通过耗能连梁的腹板高厚比在 0.2~0.6之间按线性差值确定，ΔD=ΔC，E点代表完全破坏，VE=VD，
ΔE=4ΔD． 
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公式推导过程

并考虑小变
的塑性变形和
力计算公式可

                       

与公式对比 
etween 10-stor
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边框铰接
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算例值 公
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1 385.0 1 
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0×230×10×18 
0×260×10×18 
0×260×10×18 
0×280×10×18 
0×280×10×18 
0×300×10×18 
0×300×10×18 
0×300×10×18 
0×300×10×18 

（b）边框铰接 

时的塑性铰分
e of 10-story m
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性弯矩均小于
程中的基本假

变形假定下推
和整体稳定，
可估算偏心支
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接 

/kN 

公式值
637.8
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564.2
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411.4
283.0
140.7
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526.7
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900 
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900 
900 
900 
900 
900 
900 
900 

分布 
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分别研究偏心
剪力分别为 5

3 957.1 kN，
每层耗能连
于理想全截面
假定产生的误

推导而来，现
但推覆分析

支撑钢框架的
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m

心
5 

连
面
误

现
析
的
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5  结论 

（1）依据结构的弹性基本假定，推导了 K形偏心支撑结构各杆件弹性内力的计算公式，并推导了其弹
性抗侧刚度，算例分析表明,，抗侧刚度计算公式误差仅为 10%左右，有足够的精确度；通过杆件的弹性内
力分析，给出了 K形偏心支撑的简便设计方法和弹性剪力分配比． 

（2）基于 K 形偏心支撑框架结构理想的屈服机制和小变形假定，给出了 K 形偏心支撑结构的极限承
载力计算公式，算例分析表明，计算公式可用来估算结构的极限承载力． 
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The elastic lateral stiffness and ultimate capacity of  
K-eccentric braced steel frames 
SU Mingzhou , LI Shen , LIAN Ming , LI Lei 

(Key Laboratory of Structural Engineering and Earthquake Resistance of the Ministry of Education, 
Xi'an Univ. of Arch. & Tech., Xi'an 710055, China) 

Abstract: In order to identify the loading path and internal force distribution of K-eccentric braced steel frames, and compute story 
drift and link rotation conveniently, based on the fundamental assumption of structural mechanics, the formulas of elastic internal 
forces of K-eccentric braced steel frames subjected to lateral loads have been proposed. The elastic lateral stiffness approximate 
formula of K-eccentric braced steel frames is then derived, and the formulas are well-supported by the experimental data and finite 
element analysis. Simple and convenient design method of K-eccentric braced frames is proposed. When lateral load distribution was 
known, the formula of ultimate capacity of K-eccentric braced steel frames is derived based on virtual work principle, small 
deformation assumption and typical yielding mechanism of ultimate state. Pushover analysis of 10-storey K-eccentric braced steel 
frame is conducted by finite element software SAP2000, and the analysis result confirmed well with the calculation of formula. The 
formula of ultimate capacity can provide a reference for structure design of K-eccentric braced steel frames. 
Key words: elastic lateral stiffness; K-eccentric braced frame; link; ultimate bearing capacity; yielding mechanism  
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