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摘　要：　钢管混凝土结构在服役的全寿命周期内可能遭受火灾、爆炸等极端灾害作用，从而引起局部或大范围的倒塌

破坏。节点核心区域作为结构的关键受力部位，在遭遇火灾后会发生不同程度的高温损伤，因此有必要开展

高温后该类结构的抗倒塌性能分析。本文以方钢管混凝土柱-H 型钢梁外环板式节点作为研究对象，基于顺

序热-力耦合方法采用 ABAQUS 软件中的通用分析模块 Standard 建立了高温后该类节点倒塌精细化数值模

型，对比常温下该类节点的倒塌试验结果，分析了该类节点在经历不同的历史最高环境温度（200 ℃、400 ℃、

600 ℃、800 ℃）并自然冷却后的抗倒塌性能。结果表明，节点核心区环板和钢梁连接部位损伤是诱发该类结

构破坏的直接原因，并且随着环境温度升高节点损伤和断裂加剧。此外，高温后节点的荷载-位移曲线发展

趋势经历了弯曲阶段、混合阶段、悬链线阶段和破坏阶段，当最高温度等于或超过 600 ℃时，节点承载能力和

变形能力大幅下降。最后，分析了该类节点在倒塌过程中抗力机制的演变，并对该类节点在高温后的抗倒塌

剩余承载能力进行评估，可为工程设计提供参考。
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Abstract：　Concrete-filled steel tubular （CFST） structures can face extreme conditions such as fires and explosions throughout 
their service life， which may lead to localized or widespread collapse. As the critical stress area of these structures， 
the core region of the joint often sustains varying degrees of high-temperature damage during a fire. Therefore， 
assessing the collapse resistance of such structures under high-temperature conditions is essential. This paper uses a 
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square CFST column-H-shaped steel beam outer ring-plate joint as the research subject. A refined numerical model to 
simulate the collapse behavior of this joint at elevated temperatures was developed using ABAQUS/Standard with a 
sequential thermal-mechanical coupling approach. The model ’ s results were compared with collapse test data of the joint 
at room temperature and analyzed after experiencing different peak temperatures （200 ℃， 400 ℃， 600 ℃， 800 ℃） and 
natural cooling. The findings indicate that damage to the ring plate and steel beam joint in the core area is the primary 
cause of structural failure， with damage and fracture intensifying as peak temperature increases. Additionally， the joint's 
post-fire load-displacement curve exhibited an initial bending stage， a transition stage， a catenary stage， and a damage 
stage， with a notable decrease in load-bearing and deformation capacity when the peak temperature reached or exceeded 
600°C. Finally， the paper examines the evolution of the joint ’ s resistance mechanism during collapse and evaluates the 
residual load-bearing capacity of the joint for engineering design considerations.

Keywords：　concrete filled steel tube （CFST）； outer ring-plate joint； high-temperature damage； progressive collapse； thermal-
mechanical coupling approach； refined numerical model； residual bearing capacity

建筑结构在整个使用周期中可能会遭遇爆炸、火灾

等突发事件导致关键构件失效，从而引发建筑物局部倒

塌或大范围的坍塌。节点作为结构中的关键受力部位，

其受力性能对整个结构至关重要。目前，诸多学者通过

拆除构件法研究结构的抗倒塌性能，该方法也被抗倒塌

设计指南和规范采纳［1-2］。

近年来，许多学者对常温下钢管混凝土柱组合节点

抗倒塌能力进行了大量研究。WANG 等［3］对 4 个钢管

混凝土柱-H 型钢梁外环板式节点开展抗倒塌试验，研

究楼板对该类节点抗倒塌性能的影响。王景玄等［4］建

立了 6 个不同连接形式的钢管混凝土节点有限元模型，

对比分析各节点抗倒塌承载力和破坏特征。FU［5］对 4
个钢管混凝土柱端板螺栓连接节点进行抗倒塌试验，

研究平齐端板和外伸端板、端板厚度以及螺栓直径对

该类节点抗倒塌性能的影响。ZHENG 等［6］对 6 个装配

式钢管混凝土-组合梁节点进行抗连续倒塌试验研究，

对比分析不同装配式节点和抗剪连接件对节点破坏特

征和抗倒塌性能的影响。上述研究表明：常温下发生

倒塌破坏时，钢管混凝土柱外环板式节点的破坏都始

于环板与钢梁的连接处，其他节点破坏均发生在钢梁

与柱的连接位置处。

2001 年美国 9⋅11 事件造成了重大伤亡和损失，以

往的大量研究表明美国 WTC 双子塔发生整体坍塌的

根本原因是火灾导致钢材性能急剧退化从而失去承重

作用［7］。因此有必要对高温下建筑节点的抗倒塌性能

进行研究。LI 等［8］对 6 个 RC 节点进行火灾工况下的

拟静力试验，研究表明，火灾下 RC 节点梁表面裂缝较

少，靠近核心区的梁端顶部混凝土破碎，底部钢筋断

裂，导致试件失效。CAO 等［9］对双腹板顶底角钢钢结

构节点进行了火灾作用下的力学试验和数值模拟研

究，研究表明，火灾下该类节点破坏始于梁柱连接处，

顶、底角钢与梁翼缘的连接螺栓发生剪切变形，底角钢

与柱之间连接螺栓发生拉伸屈服变形。 JIN 等［10］基于

已经完成的 RC 节点火灾下抗倒塌试验［8］，对高温下的

RC 梁柱节点子结构的抗倒塌性能进行了有限元分析，

研究表明，当受火时间为 30 min 时，RC 梁柱节点子结

构的破坏模式与常温下相似，中柱两侧梁端底部钢筋

断裂，顶部混凝土被压溃；当受火时间超过 60 min 时，

中柱两侧梁端底部纵筋先断裂，然后上部钢筋截断处

纵筋断裂，试件失效。此外，JIN 等［10］对高温后 RC 梁柱

节点子结构的倒塌行为进行了研究，发现结构在经历不

同的受火时长后，其破坏特征均与常温下结构的破坏特

征相似，中柱两侧梁端底部混凝土开裂，底部钢筋断裂，

梁端受压区混凝土被压溃；但随着受火时间的增长，节点

更早发生破坏，且破坏情况更严重。GUO 等［11］设计了

10 个无加强翼缘栓焊混合梁柱节点，对高温后该类节点

抗倒塌性能进行研究，结果表明，高温后该类节点的破坏

特征与常温下节点的破坏特征相似，首先钢梁与柱连接

处下翼缘断裂，然后裂缝经过螺栓孔向腹板蔓延直至上

翼缘，试件失效。ZHOU 等［12］对 8 个不同连接方式的 PC
梁柱节点进行火灾工况下的抗倒塌试验，研究表明，高温

后节点破坏特征与 RC 梁柱节点破坏特征相似，但高温作

用会加快梁底钢筋的滑移。

综上所述，关于高温后钢管混凝土（CFST）结构的

抗倒塌性能研究较少，而组合结构在工程领域的应用日

渐广泛，且近年来火灾事故频发，因此有必要对 CFST 结

构进行火灾后的抗倒塌性能研究。

1　节点模型选取
为了研究结构的抗倒塌性能和火灾后梁柱连接的内

力重分布机理，假设底层中柱因局部极端火灾而失效，上

部多层钢管混凝土框架具有连续倒塌的风险。由于在去

除中柱后，两侧钢梁的变形和内力绕中柱近似呈反对称

分布，因此选取中部短柱以及两侧半跨梁作为节点的设

计原型，即“梁 -节点 -梁（B-J-B）”子结构模型，如图 1
所示。

参考课题组［3］之前已经完成的常温下方钢管混凝土

柱 -H 型钢梁外环板式节点抗连续倒塌试验（试件 SJ-

11
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RP），H 型钢梁、钢梁环板和钢管之间都采用焊接的连接

形式。方钢管截面边长为 200 mm，管壁厚度为 4 mm，钢

梁高 × 梁翼缘宽 × 梁腹板厚度 × 梁翼缘厚度为 200 
mm×100 mm×3.75 mm×5.5 mm，节点、外环板尺寸以

及测点布置详见图 2。将 200 ℃、400 ℃、600 ℃和 800 ℃
作为节点经历的不同历史最高环境温度，节点编号为：

SJ-HT200、SJ-HT400、SJ-HT600 和 SJ-HT800，取 常 温

20 ℃下节点 SJ-AT20 作为对照组。

2　有限元模型

2.1　材料热工参数

材料的热工性能参数是其在高温环境下的重要特

征，包括比热容、热膨胀系数、导热系数等。韩林海［13］

采用 LIE［14］提出的钢材和混凝土热工参数模型进行钢

管混凝土柱-钢梁节点温度场的计算分析，并取得了较

为合理的计算结果。因此，本文也采用 LIE［14］给出的

参数模型进行钢材和混凝土的温度场计算。

韩林海［13］在对钢管混凝土结构进行温度场分析中，

对 LIE［14］提出的公式进行了修正，考虑了 100 ℃时水汽

蒸发对混凝土比热容的影响，并假定混凝土内水分的质

量占比为 5%。

2.2　高温后本构关系模型

2.2.1　钢材

钢材在高温后的力学性能与钢材种类、高温持续时

间、冷却方式等因素有关［15］。一般认为，高温状态下，钢

材内部金相结构发生变化，强度和弹性模量随着温度的

升高而不断降低，经过高温冷却后，其强度有较大程度的

恢复。韩林海［13］对火灾后钢管混凝土结构的力学性能

进行研究时，对于自然冷却的结构钢的应力-应变关系曲

线模型采用双折线模型，取得较好的计算结果，表达式

如（1）~（3）所示。钢材弹性模量用式（4）、（5）计算。

σ=
ì
í
î

ïï

ïïïï

E s( )Tmax ε    ε≤ εy( )Tmax

fy( )Tmax + E 's( )Tmax [ ]ε- εy( )Tmax    ε> εy( )Tmax

（1）
fy(Tmax)=
ì

í

î

ï
ïï
ï

ï
ïï
ï

fy                                                                             Tmax≤400 ℃

fy[ ]1+2.33×10-4 ( )Tmax-20 -5.88×10-7 ( )Tmax-20 2

Tmax>400 ℃

（2）

εy(Tmax)= fy(Tmax) /E s(Tmax) （3）

E s(Tmax)= E s （4）
E 's(Tmax)= 0.01E s(Tmax) （5）

式中：fy（Tmax）为经历历史最高温度Tmax的高温后钢材屈服强

度；εy为高温后钢材的屈服应变；Tmax为历史最高温度。

为有效模拟加载后期梁-柱节点发生连续倒塌时钢

梁关键截面处的变形和断裂破坏，本文采用金属延性损

伤模型（Damage for Ductile Metals，简称 DDM 模型）来

描述钢材在受拉时的损伤演化过程。利用 ABAQUS 中

的金属延性损伤模块，同时采用 WIERZBICKI 等［16］提出

的基于钢材应力三轴度的综合断裂准则可以较好地描述

DDM 模型中包含的初始损伤准则和损伤演化准则，该准

则可以描述钢材单轴拉伸破坏和多轴拉伸破坏，是应用

较为广泛的钢材断裂判定模型。在 ABAQUS 中，定义

DDM 模型的参数包括初始断裂应变
-
ε

pl
0 、应力三轴度 η 和

应变速率。本文节点加载为拟静力加载，应变速率为 0。
定义单轴受拉下应力三轴度为 η0，取值 1/3。钢材初始断

裂应变则可根据式（6）计算得出［17］：

-
ε

pl
0 = 0.6( 1 -

fy

fu
) （6）

式中：fu为钢材的抗拉强度。

图 1　节点设计原型

Fig. 1　Prototype of joint design

图 2　节点尺寸及应变测点图（单位：mm）

Fig. 2　Dimensions of joints and arrangement of 
measurement points （unit：mm）
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2.2.2　核心混凝土

钢管混凝土柱中的核心混凝土受钢管的约束作用影

响，导致其峰值应力、峰值应变与钢管混凝土柱截面形式

有关，韩林海［13］提出了常温下适用于方形钢管核心混凝

土的应力-应变模型，其计算表达式如式（7）所示。

y =
ì

í

î

ïïïï

ïïïï

2x - x2                                                    x ≤ 1
x

β ( x - 1 )η + x
             x > 1 （7）

式中：x=ε/εo；y=σ/σo，其中 εo和 σo利用下式进行计算，其

中由式（9）、（10）计算得到的应变数值为微应变。

σo =
é

ë

ê
ê
êê
ê
ê
1 + ( - 0.013 5ξ 2 + 0.1ξ ) ( 24

f ′c ) 0.45ù

û

ú
úú
ú
ú
ú

f 'c （8）

εo = εcc(T )+ é

ë
ê
êê
ê1 330 + 760 ( f 'c

24 - 1) ùûúúúú ξ 0.2 （9）

εcc(T )= 1 300 + 12.5f ′c （10）
η = 1.6 + 1.5/x （11）

β =

ì

í

î

ï

ï
ïï
ï

ï

ï

ï
ïï
ï

ï

f 'c
0.1

1.35 1 + ξ
ξ ≤ 3.0

f 'c  0.1

1.35 1 + ξ ( )ξ - 2
2  ξ > 3.0

（12）

式中：fc'为混凝土圆柱体轴心抗压强度；ξ为约束效应系数。

考虑高温作用的影响时，韩林海［13］对 εo和 σo进行了修

正，将 εo和 σo分别按照考虑温度影响的 εo（T）和 σo（T）代入

常温下的计算公式中。计算表达式如（13）、（14）所示。

εo (T )= εo[1 +( 1 500T + 5T 2 )× 10-6 ] （13）

σo (T )= σo

1 + 2.4 ( )T - 20 6 × 10-17
（14）

模 型 中 钢 管 混 凝 土 柱 中 的 核 心 混 凝 土 选 用

ABAQUS 中的塑性损伤模型［18］，该模型考虑了混凝土

材料的各向同性。在定义核心混凝土受压行为的基本参

数中，取膨胀角 Ψ 为 30°，取流势偏移量（偏心率 e）为 0.1，
取双轴受压时混凝土的屈服强度与单轴受压时混凝土的

屈服强度之比 fb0/fc0为 1.16，取拉压子午线上第二应力不

变量比值 Kc为 2/3，取黏滞阻尼系数 μ 为 0.000 01。

2.3　有限元模型建立

按照 ISO-834 标准升（降）温曲线对节点进行升（降）

温。在环境温度达到设定温度 Tmax 后停止升温，待节点

温度自然冷却至室温后，对节点进行拟静力加载，分析其

在高温后的抗倒塌性能和剩余承载能力。其中 Tmax 取

200 ℃、400 ℃、600 ℃和 800 ℃。

2.3.1　传热分析模型

在模拟节点升温之前，节点各部件均处于室温状态，

因此采用 ABAQUS 有限元软件建立温度场时，定义周围

初始环境温度为 20 ℃。采用 ISO-834 标准升温曲线进行

升温，温度场传热分析中采用瞬态传热模型。根据欧洲

规范［19］，钢管和钢梁受火面换热系数取 25 W·（m·℃）-1，

综合辐射系数取 0.5，非受火面综合考虑辐射和对流传

热，取对流换热系数为 9 W·（m·℃）-1，钢管与混凝土之

间的接触热阻取 100 W·（m·℃）-1，在模型属性编辑中绝

对零度为-273 ℃、玻尔兹曼常数 σ=5.67×10-8 J·K-1。

所有部件均采用 8 节点三维实体传热分析单元 DC3D8
模拟并采用绑定接触 Tie 进行连接。节点受火面如图 3
所示。

2.3.2　顺序热-力耦合模型

采用顺序热-力耦合方法需保证力学模型中网格划分

与温度场模型中网格完全一致，才能保证力学场模型中各

节点的温度与温度场中各节点温度的正确耦合。钢管和

混凝土之间的接触为面面接触，切向力采用库伦摩擦模型

模拟，摩擦系数取 0.6，法向接触采用硬接触。其余部件均

采用 Tie连接。对节点两侧端部截面进行动态耦合，使得

该区域在受力时位移变化保持一致，同时对两个耦合点设

置仅允许沿梁方向（z方向）转动的边界条件。节点整体网

格尺寸为 20 mm，局部加密网格尺寸为 5 mm，节点有限元

模型的网格划分和边界条件如图 3所示。

图 3　节点有限元模型的受火面、网格及边界条件

Fig. 3　Fire surfaces， meshing and boundary conditions of the FEM of the joint
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2.4　模型验证

2.4.1　CFST柱-外环板式节点

为了验证本文的建模方法是否能够较为准确地模拟

钢 管 混 凝 土 柱 -钢 梁 节 点 的 抗 倒 塌 性 能 ，本 文 选 取

WANG 等［3］设计的常温下方和圆钢管混凝土-H 型钢梁

外环板式节点试件 SJ-RP 和 CJ-RP 抗倒塌试验进行模拟

验证，模拟与试验的荷载-位移曲线对比如图 4 所示，从

图中可以看出模拟试件最终失效破坏发生的时间相比于

试验试件最终破坏发生的时间晚，这主要是因为有限元

模拟中钢材和混凝土材性整体是均匀的，且模拟的过程

较为理想，并未考虑结构的初始缺陷，因此与试验试件出

现破坏现象和达到极限位移的时间相比，有限元模拟试

件出现破坏现象和达到极限位移的时间都较晚，峰值承

载力也略高于试验试件的峰值承载力。

图 5 为节点 CJ-RP 采用有限元软件模拟的破坏形态

与试验中的破坏形态对比图。对比破坏特征可以看出，

有限元模型在破坏模式上与试验结果吻合，验证了本文

采用的建模方法对于模拟钢管混凝土节点抗倒塌性能的

可靠性。

2.4.2　高温后本构模型验证

为了对本文的顺序热-力耦合模型和本构模型进行

验证，选取 GUO 等［11］设计的栓焊混合钢节点进行模拟。

试件 BW-T400-D60、BW-T600-D60 和 BW-T800-D60 模

拟与试验的荷载-位移曲线对比如图 6a）所示，试件 BW-

T600-D60 的破坏现象对比如图 6b）和图 6c）所示。从图

中可以看出，荷载-位移曲线与破坏现象都吻合较好。

3　高温后节点抗倒塌分析

3.1　荷载-位移曲线与破坏现象

图 7 为方 CFST 柱-H 型钢梁外环板式节点在经历不

同历史最高环境温度 Tmax 自然冷却后（以下简称“高温

后”）抗连续倒塌的竖向荷载-位移曲线。

从图 7中可以看出，高温后的荷载-位移曲线都有相似

的发展趋势，随着温度的提高，节点发生破坏时的竖向位移

和极限承载力都发生了一定程度的减小，其中节点SJ-HT600
和 SJ-HT800 的极限承载力和位移减小幅度较大。

根据每条曲线的变化趋势和特征将其划分为四个阶

段，分别为阶段Ⅰ：弯曲机制阶段；阶段Ⅱ：混合机制阶

段；阶段Ⅲ：悬链线机制阶段；阶段Ⅳ：破坏阶段。在 3.3
节中对上述各阶段进行了讨论。将每根曲线相邻阶段的

图 4　试件荷载-位移曲线对比

Fig. 4　Comparison of load-displacement 
curves of specimens

图 5　节点 CJ-RP破坏形态对比

Fig. 5　Comparison of failure modes of joint CJ-RP

图 6　模拟与试验结果对比

Fig. 6　Comparison between calculation and test results
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坐标点命名为特征点 A、特征点 B 和特征点 C，特征点 D
为破坏阶段竖向承载力急剧下降的结束点，特征点 E 为破

坏阶段的结束点。节点 SJ-AT20、SJ-HT600和 SJ-HT800
荷载-位移曲线的各特征点如图 7所示，图中百分数表示高

温后各特征点承载力占常温下各特征点承载力的百分比。

各节点的荷载-位移曲线的特征坐标点详见表 1。
图 8 为常温下节点 SJ-RP 与高温后节点 SJ-HT800

在相同竖向位移下的破坏现象对比图，图中 Δ 表示竖向

位移。通过研究发现，高温后与常温下节点的总体破坏

特征相似，对于高温后的节点，在相同的竖向位移下，随

着历史最高温度的升高，节点的破坏和开裂程度加剧，但

最终的失效位置和破坏特征都比较相似。

为避免重复，以下选取 SJ-HT600 为代表性节点进行

荷载-位移曲线和破坏现象的探讨。节点 SJ-HT600 的荷

载-位移曲线如图 9 所示，在图中对各关键阶段进行了标

注。将 P/FP 作为右坐标轴，将转角 θ= Δ/l 作为上坐标

轴，其中 P 和 FP分别为整个模拟过程中，中柱上端的竖向

承载力和当节点钢梁关键截面处发生屈服时中柱上端的

竖向承载力，Δ 和 l 分别是中柱的竖向位移和中柱中轴线

至梁端铰支座之间的距离。

图 10 为节点 SJ-HT600 在升降温时热膨胀和冷却收

缩现象图，T 代表环境温度。在环境温度升至 600 ℃时，

图 7　高温后节点的荷载-位移曲线

Fig. 7　Load-displacement curves of joints after 
high temperature

表 1　荷载-位移曲线的关键特征点

Table 1　Key characteristic points of the load-displacement curves

节点编号

SJ-AT20

SJ-HT200

SJ-HT400

SJ-HT600

SJ-HT800

A/（mm，kN）

（88，81.2）

（85，79.6）

（84，80.0）

（79，74.7）

（80，67.2）

B/（mm，kN）

（210，175.2）

（209，170.1）

（207，169.6）

（199，160.0）

（178，124.9）

C/（mm，kN）

（274，224.6）

（268，219.3）

（254，207.0）

（226，177.2）

（196，137.5）

D/（mm，kN）

（290，144.2）

（283，141.2）

（267，131.3）

（239，109.7）

（206，84.0）

E/（mm，kN）

（340，123.5）

（333，113.6）

（315，101.3）

（285，82.2）

（240，60.9）

图 8　节点 SJ-RP与 SJ-HT800破坏对比图

Fig. 8　Comparison of the failure modes of joints SJ-

RP and SJ-HT800

图 9　节点 SJ-HT600的荷载-位移曲线

Fig. 9　Load-displacement curve of joint SJ-HT600
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由于高温膨胀导致钢梁与环板连接处的上翼缘出现屈

曲，节点整体出现轻微弯曲，如图 10a）所示；当节点冷却

至室温（20 ℃）时，由于冷却收缩，上翼缘有一定程度的恢

复，节点整体也近似恢复到初始状态，如图 10b）所示。

通过研究发现，该类节点的热膨胀和冷缩现象都发生

在环板与钢梁的连接处，主要表现为上翼缘的屈曲变形以

及整体的轻微弯曲，且随着历史最高温度的升高，屈曲变形

的程度更加明显，但在冷却后都近似恢复至初始状态。

图 11 为节点 SJ-HT600 发生倒塌时的破坏过程图，

结合破坏现象和荷载-位移曲线，对节点 SJ-HT600 的各

个阶段进行详细描述：

阶段Ⅰ：当竖向位移小于 13 mm 时，节点处于弹性阶

段，节点无明显现象；当竖向位移为 13 mm 时，环板与钢

梁连接处翼缘出现轻微局部屈曲，如图 11a）所示，表明节

点已进入弹塑性阶段；当竖向位移增加至 79 mm 时（A
点），节点整体发生轻微弯曲，环板与钢梁连接处有轻微

屈曲，如图 11b）所示。

阶段Ⅱ：当竖向位移增加至 79 mm 和 199 mm 之间

时，该阶段为节点的混合机制阶段，弯曲机制提供的竖向

抗力逐渐减小，轴力提供的竖向抗力逐渐增大，节点受拉

特征逐渐显现；当竖向位移增加至 199 mm 时（B 点），钢

梁与环板连接处下翼缘出现一定的屈服变形，由于受拉

作用，环板下翼缘与方钢管角部都发生了屈曲，且此处方

钢管角部与核心混凝土出现分离现象，如图 11c）所示。

阶段Ⅲ：当竖向位移增加至 199 mm 和 226 mm 时，

节点进入悬链线机制阶段，随着竖向位移的增大，承载力

迅速上升。

阶段Ⅳ：当竖向位移增至 226 mm 时（C 点），环板与

钢梁连接处下翼缘出现断裂，如图 11d）所示，节点进入破

坏阶段。当竖向位移从 226 mm 增至 239 mm 时（D 点），

环板与钢梁连接处裂缝贯穿下翼缘，如图 11e）所示。当

竖向位移增至 285 mm 时（E 点），裂缝已蔓延过梁腹板中

线，如图 11f）所示，但承载力不再上升，节点失效。

3.2　梁截面应变-位移关系

本节对梁-柱节点钢梁截面 1-1 和 3-3 的应变进行分

析，研究其随着竖向位移增加的变化情况，分析节点在抗

倒塌过程中钢梁各部件的受力情况，截面标注如图 2 所

示，每个截面设置 7 个测点。由于模拟节点的左右梁破

坏对称，截面 1-1 与 3-3 的应变变化相同，因此对梁一侧

截面 1-1 的应变-位移曲线进行分析。高温后各节点的

应变-位移曲线如图 12 所示，Tmax为历史最高环境温度。

高温后节点钢梁各部件的应变随着竖向位移增大

的变化趋势趋于一致。在弯曲机制阶段初期位移较小

图 10　节点 SJ-HT600热膨胀和冷缩现象

Fig. 10　Thermal expansion and cooling contraction 
phenomena of joint SJ-HT600

图 11　节点 SJ-HT600破坏现象

Fig. 11　Failure phenomena of joint SJ-HT600
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时，应变随位移增大呈线性增加，钢梁中性轴上、下测点

应变分别为负值和正值，表明钢梁形心轴以上截面受

压，形心轴以下截面受拉。在混合机制阶段，钢梁截面

受拉面积增加，各测点应变出现明显增大。在悬链线机

制阶段，钢梁各测点应变随着竖向位移增加而急剧增

大，说明钢梁进入全截面受拉状态，由轴向拉力提供竖

向抗力。当历史最高温度为 800 ℃时，由于节点的损伤

比较严重，在竖向位移接近 200 mm 时，环板与钢梁连接

处下翼缘断裂，且裂缝发展速度较快，上翼缘测点应变

增大较快。

3.3　抗倒塌机制分析

为了更好地揭示该类节点在火灾后发生连续性倒塌

破坏过程中竖向抗力的分配机理，对节点受力进行分析，

如图 13 所示。节点的竖向承载力（P）主要由弯曲机制和

悬链线机制提供，钢梁轴力 FT
N 可通过截面 1-1 处测得的

应变进行计算，计算方法用式（15）表示。其中悬链线机

制贡献的竖向抗力（Fc）可以用钢梁轴向力（FT
N）的垂直分

量表示，通过式（16）所示的公式进行计算，弯曲机制贡献

的竖向抗力（Ff）则可由式（17）表示。

F T
N = E f ( T ) A f

∑εT
f，s1

n f
+ Ew ( T ) Aw

∑εT
w，s1

nw
（15）

F c = 2F T
N sin θT （16）

F f = P - F c （17）
式中：Ef（T）和 Ew（T）分别是翼缘板和腹板的弹性模量；

Af 和 Aw 分别是钢梁翼缘板和腹板的截面面积；ΣεT
f，s1 和

ΣεT
w，s1 分别是在温度 Tmax后截面 1-1 翼缘板处观测点总应

变和腹板处观测点总应变；nf 和 nw 分别是翼缘和腹板的

观测点总数。

通过上式计算所得的高温后节点竖向抗力分配曲线

如图 14 所示。高温后节点的竖向抗力分配曲线变化趋

势趋于一致，都经历了弯曲机制、混合机制和悬链线机制

的演变。在弯曲机制阶段，节点的竖向抗力由弯曲机制

提供，即可近似得出 Ff=P，Fc=0。混合机制阶段时，由

悬链线机制提供的竖向抗力逐渐增大，但在此阶段，弯曲

机制提供的竖向抗力仍大于悬链线机制提供的竖向抗

力，即 Ff>Fc>0。在悬链线机制阶段，由悬链线机制提

供的竖向抗力大于弯曲机制提供的竖向抗力，即 Fc>Ff。

在加载后期，Ff<0，这表明在倒塌过程中，当竖向位移较

图 12　高温后节点的应变演化

Fig. 12　Strain evolution of joints after high 
temperature

图 13　承载力分解示意图

Fig. 13　Schematic diagram of bearing capacity 
decomposition
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大时，节点的竖向抗力全部由悬链线机制提供。

3.4　高温作用对抗力机制的影响

为了研究高温作用对节点竖向抗力机制发展规律的

影响，绘制了高温后节点竖向抗力机制对比图，如图 15
所示。高温后弯曲机制的抗力曲线低于常温下弯曲机制

的抗力曲线，而高温后悬链线机制的抗力曲线始终高于

常温下悬链线机制的抗力曲线，且随着最高历史环境温

度的增大和加载位移的增加，趋势更加明显。这表明，

高温后节点由弯曲机制提供的竖向抗力有不同程度的

降低，由悬链线机制提供的竖向抗力有一定程度的

提高。

4　节点剩余承载力评估

4.1　高温影响作用分析

基于以上有限元计算结果，分析该节点在高温后的

抗倒塌剩余承载能力。为了量化承载力指标，补充最高

环境温度为 300 ℃、500 ℃和 700 ℃时节点的抗倒塌剩余

承载力，并定义抗倒塌剩余承载力折减系数 nd=NT/N0，

其中 NT 表示节点在经历不同历史最高环境温度 Tmax 自

然冷却后的抗倒塌剩余承载力，N0 表示节点在常温下

（20 ℃）的抗倒塌承载力。图 16 为高温后节点的剩余承

载力折减系数与历史最高环境温度的关系曲线，从图中

可以看出，随着历史最高温度的增大，nd 不断减小，表明

抗倒塌承载力也不断减小。

图 14　高温后节点竖向抗力分配曲线

Fig. 14　Vertical resistance distribution curves of joints 
after high temperature

图 15　高温后节点竖向抗力机制对比图

Fig. 15　Comparison of vertical resistance mechanisms 
of joints after high temperature

图 16　剩余承载力折减系数对比图

Fig. 16　Comparison of residual bearing capacity 
reduction factors
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4.2　剩余承载力简化计算公式

基于以上对高温作用影响的分析，对于方 CFST 柱

-H 型钢梁外环板式节点，其抗倒塌剩余承载力折减系数

nd 与历史最高环境温度 Tmax 呈负相关性，拟合得到高温

后节点剩余承载力折减系数公式，如式（18）所示。

nd =
ì
í
î

-0.000 2Tmax + 1.004       20 ℃ ≤ Tmax ≤ 400 ℃
-0.000 78Tmax + 1.236     400 ℃ < Tmax ≤ 800 ℃

（18）
利用上式计算该节点高温后抗倒塌剩余承载力折减

系数与模拟结果对比如图 16 所示，从图中可以看出，曲

线拟合良好，该简化公式可用于计算在经历不同历史环

境最高温度自然冷却后方 CFST 柱-H 型钢梁外环板式

节点的抗倒塌剩余承载力。

5　结论
本文通过数值模拟研究了高温后方 CFST 柱-H 型

钢梁外环板式节点的抗倒塌性能，主要结论如下：

（1） 该类节点在升温初期，热膨胀导致钢梁与环板

连接处的上翼缘屈曲；在自然冷却时，冷缩现象使节点近

似恢复至常温状态。高温后该类节点首先是钢梁与外环

板连接处下翼缘发生断裂，然后向腹板蔓延，直至节点

失效。

（2） 高温后，节点的竖向承载力和变形能力较常温

下明显降低。历史最高环境温度越高，节点的竖向极限

承载力越小，变形能力越弱，进而导致节点的抗倒塌性能

越低。

（3） 高温后，节点抗力机制依次经历了弯曲机制阶

段、混合机制阶段、悬链线机制阶段和破坏阶段，且随着

最高历史环境温度的升高，弯曲机制提供的抗倒塌能力

降低，而悬链线机制提供的抗倒塌能力增大。

（4） 初步拟合得到高温后方 CFST 柱-H 型钢梁外环

板式节点剩余承载力简化计算公式，可为工程设计和加

固提供参考。
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