
• 防震减灾工程 • DOI:10.15961/j.jsuese.201800617

穿心构造的钢管混凝土柱–钢梁节点

抗连续性倒塌性能分析与评估

王文达，郑　龙，魏国强

(兰州理工大学 土木工程学院，甘肃 兰州 730050)

η

摘　要:火灾、爆炸、撞击等突发事件可能造成建筑物发生连续性倒塌，二十世纪以来，随着国际上恐怖活动逐年

增多，各国专家学者开始重视建筑防倒塌规范的制定和结构抗连续性倒塌性能的研究。目前，钢管混凝土柱–钢

梁外环板式节点已被广泛应用于工程实例中，但其因在钢管外壁焊接外加强环板占用大量建筑空间，影响建筑

物使用功能，而钢管混凝土柱–钢梁穿心式节点即钢梁整体或部分穿过钢管及钢管内填充的混凝土，大大节省建

筑使用空间。为研究穿心型钢管混凝土柱–钢梁节点在连续性倒塌工况下的机制，利用ABAQUS有限元软件建立

5个穿心构造的钢管混凝土柱–钢梁节点及1个全焊接节点模型，考察节点在连续倒塌工况下的抗力机制、变形模

式及内力变化，并评估其节点的抗连续倒塌能力。结果表明：穿心型钢管混凝土柱–钢梁节点的连续倒塌破坏模

式可分为钢梁倒塌破坏模式和柱壁倒塌破坏模式两种类型，柱壁倒塌破坏虽有更好的延性及承载力，但钢管壁

鼓曲具有不稳定性。节点的竖向承载力主要由抗弯机制及悬链线机制提供，其中抗弯机制提供前期抗力，悬链线

机制决定后期极限承载力。新型穿心构造的钢管混凝土柱–钢梁节点具有良好的抗连续倒塌能力，其节点抗连续

倒塌性能评估指标 高于其余钢梁倒塌破坏节点。
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Resistance to Progressive Collapse Performance Analysis and Assessment of
CFST-steel Beam Joints with Through-center Construct

WANG Wenda，ZHENG Long，WEI Guoqiang
(School of Civil Eng., Lanzhou Univ. of Technol., Lanzhou 730050, China)

Abstract: Incidents such as fires, explosions, and impacts may cause progressive collapse of building. Since the 20th century, as terrorist activit-

ies in the world have been increasing year by year, experts and scholars around the world have begun to pay attention to the formulation of build-

ing collapse prevention codes and structural progressive collapse resistance. At present, Concrete filled steel tube column (CFST)-steel beam

joints with outer ring plate have been widely used in engineering examples. However, outer ring plates occupy a large amount of building space

due to welding on the outer wall of steel tubes, which affect the function of buildings, and CFST-steel beam joints with through-center construct,

that is, the steel beams are wholly or partially passed through the core concretes and the steel tubes, which greatly save the use space of the build-

ings. In order to study the mechanism of CFST-steel beam joints with through-center construct under progressive collapse conditions, ABAQUS

finite element software was used to establish five CFST-steel beam joints with through-center construct and one fully welded joint models. The

resistance mechanism, deformation modes and internal forces of the joint were investigated，and the capability of progressive collapse was evalu-

ated. The results showed that the failure mode of CFST-steel beam joints with through-center construct can be divided into two types, the collapse

failure mode at the beam and the collapse failure mode at the column. The collapse failure mode at the column has better ductility and bearing ca-
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pacity, but with instability. The vertical bearing capacity of the joints is mainly provided by the bending mechanism and the catenary mechanism.

The bending resistance mechanism provides the early resistance and the catenary mechanism determines the ultimate bearing capacity at the later

stage. The new CFST column-steel beam joint with through-center structure has good capability of progressive collapse resistance, and its index

of progressive collapse resistance of joint is higher than that of the other joints with collapse failure mode at the beam.

Key words: through-center construct; CFST-steel beam joints; anti-progressive collapse

火灾、爆炸、撞击等突发事件可能使建筑物局部

构件失效，失效构件相邻梁柱体系通过拉结作用形

成新的传力路径并进行力和变形的重新分配。在中

柱失效的情况下，梁柱节点作为重要传力构件对剩

余结构的传力机制影响甚大，是建筑结构抵抗连续

性倒塌的关键。二十世纪以来，随着国际上恐怖活动

逐年增多，各国开始重视建筑抗倒塌规范的制定，美

国总务局（GSA）出台针对联邦政府等重要建筑的抵

抗连续倒塌设计指南GSA[1]，美国国防部（DoD）出台

结构防连续性倒塌准则DoD[2]。近年来，学者们开始

从结构体系的抗倒塌机理研究拓展到节点抵抗连续

倒塌能力研究。Lee等[3]通过对不同跨高比的钢节点

进行静力倒塌试验，得到刚性节点弯曲铰模型；

Sadek等[4]对普通钢节点和翼缘削弱型钢节点进行抗

倒塌对比试验，分析削弱翼缘后塑性铰外移对节点

抗倒塌性能的影响；王伟等 [5–6]对不同构造的钢管

柱–H形钢梁节点进行拟静力加载试验及数值模拟，

考察不同节点形式、构造在连续性倒塌工况下的传

力模式和抗力机理；Wang等[7]采用ABAQUS多尺度

建模的方法建立突出反应节点的钢管混凝土框架有

限元模型，研究其在静力荷载和动力荷载下的抗倒

塌性能；李天昊[8]进行了钢管混凝土外环板式梁柱节

点的连续倒塌试验，对该类节点在静力荷载下的变

形模式和破坏机理进行探究。

随着中国经济建设快速发展，钢与混凝土组合

结构不断出现在超高层建筑中，由于钢管混凝土柱

具有截面小、刚度大、延性好、可用高强度混凝土等

优点，钢管混凝土框架结构已经成为强风、强震地区

高层及超高层建筑的一种主导结构类型[9]。目前，钢

管混凝土柱–钢梁外加强环板式节点已被广泛应用

于工程实例中，但其因在钢管外壁焊接外加强环板

占用大量建筑空间，影响建筑物使用功能。而钢管混

凝土柱–钢梁穿心式节点即钢梁整体或部分穿过钢

管及钢管内填充的混凝土，大大节省建筑使用空间

同时具有良好的传力性能。针对此类节点的抗连续

性倒塌研究，主要集中在穿心腹板和内隔板两种形

式上。王来等[10]利用ANSYS有限元软件对二层二跨

平面钢管混凝土框架进行抗连续性倒塌能力模拟研

究，着重分析了钢管混凝土柱–钢梁节点的穿心腹板

构造对框架抗连续性倒塌能力的影响；史艳莉等[11]

利用ABAQUS有限元软件对圆钢管混凝土柱–钢梁

内隔板式节点进行抗连续性倒塌工作机理的模拟研

究，考察其在连续性倒塌工况下承载力曲线、破坏形

态及抗力机制。

针对不同穿心构造形式的钢管混凝土柱–H形钢

梁节点，作者利用ABAQUS有限元软件对其进行抗

连续性倒塌性能研究，考察节点在中柱失效工况下

的破坏模式、传力途径及抗力机理，对比分析不同穿

心构造对节点抵抗连续倒塌能力的影响，并提出可

提高结构抗倒塌性能的新型穿心构造梁柱节点。

1   穿心构造节点设计

l

结构中某关键竖向承力构件失效后，剩余结构

通过改变结构传力途径抵抗连续性倒塌，GSA[1]和

DoD[2]均通过考察关键柱失效后剩余结构的冗余性

能判断结构抗连续倒塌能力，即备用荷载路径法。在

如图1所示的典型连续倒塌工况下，框架结构中柱失

效后，其余梁柱结构产生大变形，失效柱上方柱通过

节点带动两侧梁发生位移，为简化分析，在梁跨中

0 / 2位置插入铰，形成“双半跨单柱子结构”简化

模型。

× ×

作者设计5个不同形式穿心构造的钢管混凝土

柱–钢梁节点，构造形式包括穿心钢梁、穿心腹板、穿

心翼缘、内加强隔板及新型穿心构造，节点编号分别

为SJ–PSB、SJ–PW、SJ–PF、SJ–ID及SJ–NT，并设计

钢管混凝土柱–钢梁全焊接节点SJ–W与以上5种穿

心型节点进行对比。方钢管柱截面为400 mm 400 mm

 

l
0

l
0

l
0

l
0

失效柱

梁柱节点

l
0/2

l
0/2

图 1　“双半跨单柱子结构”简化模型

Fig. 1　Simplified assembly with double-half beam and
column
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× × ×
h l

10 mm，钢梁规格为H400 mm 200 mm  8 mm 13 mm，

柱高为 =3 000 mm（大于两倍钢梁高），梁跨度为 0=
4 500 mm。节点钢材材性为Q345b，弹性模量为206 GPa，
方钢管柱内填充强度等级为C50的高性能混凝土，钢

管柱、钢梁与穿心钢构件均采用全熔透式焊接的

连接方式。其中，SJ–ID节点的内加强隔板宽度为

100 mm，厚度为13 mm。SJ–NT节点为新型穿心构造节点

（如图2（f）所示），即在内加强隔板构造基础上增加

两块竖向加强板，并将两块加强板焊接在上下内隔

板间和钢管壁内，旨在通过竖向加强板对内隔板的

拉结作用提高节点整体刚度。具体尺寸及穿心构造

详图见图2，6个梁柱节点参数见表1。

2   有限元模拟方法

2.1   材料本构模型

梁柱节点试件均使用钢管混凝土柱，即在空钢

管内填充核心混凝土，此类混凝土受力复杂，需考虑

钢管内壁对其约束作用。因此，参考韩林海[9]提出的

考虑钢管约束效应的核心混凝土本构模型，该模型

核心混凝土应力–应变关系如式（1）所示，其中，具体

参数选取方法见文献[9]。

y =


2x− x2，x ≤ 1；

x
β0 · (x−1)η+ x

, x > 1 （1）

x =
ε

ε0
,y =

σ

σ0
,式中，　　　　　

 

表 1　梁柱节点参数

Tab. 1　 Parameters of beam-to-column joints
 

节点编号 节点形式 × ×
柱截面规格/

(mm mm mm) × ×
×

钢梁截面规格/
(mm mm
mm mm)

SJ–PSB 穿心钢梁 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

SJ–PW 穿心腹板 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

SJ–PF 穿心翼缘 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

SJ–NT 内加强隔板 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

SJ–ID 新型穿心构造 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

SJ–W 全焊接 × ×400 400 10 × × ×H400 200 8 13

        注：编号说明，SJ为方钢管混凝土柱–钢梁节点，PSB为穿心钢
              梁构造，PW为穿心腹板构造，PF为穿心翼缘构造，ID为内
              加强隔板构造，NP为新型穿心构造，W为全焊接构造。
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图 2　节点具体尺寸及穿心构造详图

Fig. 2　Specific sizes of joints and details of through-center construct
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σ0 =

1+ (
−0.013 5ξ2+0.1ξ

) (24
fc

)0.45 f ′c,

ε0 = εcc+

[
1 330+760

(
f ′c
24
−1

)]
ξ0.2(µε)。

k1 k2 k3

k1 k2

k3

而本文梁柱节点试件中方钢管、H形钢梁及穿心

构件均采用强度等级为Q345b的低碳合金钢，在建立

节点有限元模型时，应充分考虑钢材大变形及断裂

带来的难收敛问题，因此，选取合理的钢材本构模型

至关重要。提出的钢材本构模型参考Esmaeily和Xiao[12]

提出的拉压不等强钢材本构关系，该模型通过设置

、 、 参数控制钢材单向拉伸应力–应变曲线中屈

服平台、强化段及强度下降段，取值为 =10， =100，
=1.6，其应力–应变关系如下：

σ =


Esε,ε ≤ εy;
fy, εy < ε ≤ k1εy;

k3 fy+
Es (1− k3)
εy(k2− k1)2

(
ε− k2εy

)2
, ε > k1εy

（2）

Es fy εy式中， 为钢材的弹性模量， 为钢材屈服强度， 为

钢材屈服应变。

2.2   数值建模策略

梁柱节点有限元模型中钢管内核心混凝土及柱

顶加载板采用八结点实体单元，其余构件采用四结

点薄壳单元。本模型为模拟真实焊接连接，将柱顶加

载板与钢管和核心混凝土上表面、钢梁与钢管柱外

壁、穿心构件与钢管柱内壁分别设置为接触对，并定

义为绑定接触。定义穿心构件嵌入于核心混凝土中。

节点中钢管柱与核心混凝土的接触关系选择表面与

表面接触。边界条件为节点钢梁两端插入铰接装置，

节点柱底设置为仅可竖向滑移。通过在柱顶加载板

施加位移控制的均布荷载，以实现连续性倒塌工况

下节点子结构所承受的失效荷载。节点网格划分、边

界条件及加载方式如图3所示。

梁柱节点连续倒塌过程的变形模式为大变形，

钢材断裂情况严重影响节点竖向承载能力，建立有

限元模型时在材性模块中对所有钢材赋予延性金属

断裂属性，并在后处理中利用“单元删除法”对达到

断裂应变的壳体单元进行删除。

2.3   节点试验验证

2.3.1    外环板式节点抗连续倒塌试验

为探究钢管混凝土外环板式梁柱节点的抗连续

倒塌性能，李天昊[8]针对方钢管混凝土柱–钢梁外环

板式节点进行倒塌静力试验。其中，试件梁跨为3 m，

柱高为1 m，外环板厚度为5.5 mm，节点具体参数

见表2。外环板与薄壁钢管柱采用焊接连接，试件钢

材材性为Q235b，钢管内浇筑C50自密实商砼。钢梁

梁端设置铰接装置，加载方式为在钢管砼柱顶施加

竖向荷载。

试验中，方钢管砼柱外环板式节点在柱顶位移

达到30 mm之前呈现出整体受弯态，其刚度较大；随

着荷载持续施加，试件钢管柱竖向位移加大，两侧钢

梁弯曲变形加大，靠近环板的钢梁上翼缘出现微小

屈曲；位移加载至195 mm及240 mm时，两侧钢梁

下翼缘相继发生受拉开裂，随后两侧钢梁断裂裂缝

发展趋势逐渐一致，试件达到极限承载力后节点

失效。

图4为外环板式节点试验结果与模拟结果对比。

由图4（a）可以看出，试验与模拟曲线在梁机制阶段

以及悬链线效应阶段吻合较好，而在混合机制阶段

有一定差异，这是由于有限元模型未考虑真实试验

试件中的初始损伤以及残余应力；试验曲线在加载

后期存才2～3个下降拐点是由于两侧钢梁开裂时间

不同。由图4（b）可见，有限元模型与试验试件在倒塌

时整体变形形态一致，钢管砼柱下移引起的钢梁变

形趋势相同。由图4（c）可知，二者破坏模式也均相

同，其钢梁下翼缘断裂位置均发生在环板与翼缘变

截面处，下翼缘裂缝贯穿后，开裂裂缝均由下翼缘断

裂位置展开并延伸至腹板处。

2.3.2    全螺栓连接节点抗连续倒塌试验

×
× × ×
×

王伟等[5]对空钢管柱–钢梁全螺栓连接节点进行

抗连续倒塌试验，H形钢梁截面尺寸为H300 mm
150 mm 6 mm 8 mm，钢管柱截面尺寸为250 mm
250 mm 14 mm，节点连接形式为全螺栓连接，试验

与模拟荷载–位移曲线对比见图5。

 

表 2　外环板式节点参数

Tab. 2　 Parameters of joint with outer-ring plate contruct
 

节点
编号 × × ×

梁截面规格/
(mm mm mm mm) × ×

柱截面规格/
(mm mm mm)

外环板宽度/
mm

SJ × × ×H200 100 3.75 5.5 × ×200 200 4 80
 

 

竖向荷载

铰接

可竖向滑移

铰接

y

z x

图 3　节点网格划分、边界条件及加载方式

Fig. 3　Hypermesh, boundary condition and loading meth-
od of joint
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从图5不难看出，本文数值建模结果与试验抗力

曲线吻合良好，有限元模拟出的承载力略微高于试

验结果，曲线走势、节点域刚度与实际相符。

2.3.3    不同破坏模式节点抗连续倒塌试验

王伟等[6]对不同构造的钢管柱–钢梁节点进行抗

连续倒塌试验，结果表明，内隔板式节点SI–W和狗

骨式钢梁–内隔板式节点SI–W–RBS在连续倒塌工况

下分别呈现梁端破坏和柱身破坏两种破坏模式。作

者对以上两个试件进行有限元模拟验证，试验与模

拟荷载–位移曲线对比如图6所示，两个试件总体模

拟效果较好。其中：梁端破坏试件SI–W的模拟曲线

更为吻合；柱身破坏试件SI–W–RBS的有限元模拟

曲线并未计算出第1次柱身破坏，主要由于未考虑试

件焊接初始缺陷，而有限元模拟出第2次柱身破坏，

即节点失效处，且极限承载力相差仅为4.47%，验证

了有限元建模策略的准确性。

3   穿心构造节点倒塌过程与分析

3.1   节点荷载–位移曲线与变形过程

图7给出了节点柱顶荷载–位移曲线。由图7不难

看出，6个节点试件在连续倒塌工况下的抗力曲线趋

势基本一致，可分为4个阶段：受弯机制阶段、混合机

制阶段、悬链线机制阶段及破坏阶段。图7中，A1～A6

点均为受弯机制阶段的终点，B1～B6点均为悬链线

机制阶段的终点及破坏阶段的起点，而C1～C6点为

各个节点在破坏阶段中钢梁或柱壁发生明显断裂的

破坏点。

由6个节点试件的数值模拟对比结果可知，穿心

型钢管混凝土柱–H形钢梁节点的连续倒塌变形破坏

模式分为两种，即钢梁倒塌破坏和柱壁倒塌破坏，作

者选取节点SJ–PSB为钢梁倒塌破坏典型节点，节点

SJ–PW为柱壁倒塌破坏典型节点。

图7（a）为节点SJ–PSB柱顶荷载–位移曲线，图8
为钢梁倒塌破坏典型节点SJ–PSB变形模式，由图7（a）
及8可知：节点SJ–PSB在加载初期，柱顶抗力与竖向

位移呈线性增长关系；竖向位移到达22 mm（A1点）

时，节点竖向抗力达到453 kN，曲线出现拐点刚度骤

然下降，节点靠近中柱的钢梁由全截面受弯逐渐转

变为受拉状态，上下翼缘应力均达到345 MPa，即钢

材受拉屈服极限应力；随着竖向位移增大，曲线刚度

有所回升，节点域钢梁下翼缘应力由于拉力增大而

急剧增大；当柱顶位移增大到533 mm（B1点）时，穿

心钢梁型节点竖向抗力达到最大值1 683 kN，紧接着

节点域钢梁下翼缘出现断裂，加载到577 mm（C1点）

 

(b) 变形形态对比

(c) 破坏模式对比

0
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(a) 荷载−位移曲线对比

位移/mm

荷
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图 4　外环板式节点试验结果与模拟结果对比

Fig. 4　Comparison of experimental results and simulation
results of joint with outer-ring plate contruct
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图 5　全螺栓连接节点荷载–位移曲线对比

Fig. 5　Comparison of load–displacement curves of
joint with bolt connections
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图 6　不同破坏模式节点荷载–位移曲线对比

Fig. 6　Comparison of load–displacement curves of
joint with different failure modes
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θ

θ

时竖向抗力下降47.5%，钢梁腹板沿着下翼缘破坏位

置由下至上开始断裂，此时节点梁弦转角为 c 1=
0.256 rad，超过GSA[1]中给出的倒塌状态节点梁弦转

角标准值（ 0=0.21 rad），判定节点CJ–PSB倒塌。

图7（b）为节点SJ–PW柱顶荷载-位移曲线，图9
为柱壁倒塌破坏典型节点S J – PW变形模式，由

图7（b）及9可知，节点SJ–PW在倒塌工况初始阶段竖

向荷载随柱顶竖向位移线性增长，节点域处于受弯

状态；竖向位移加载到24 mm（A2点）时，节点柱顶抗

力为300 kN，抗力曲线斜率突然降低，靠近中柱的钢

梁上翼缘，与钢梁下翼缘焊接处对应的钢管外壁率

先屈服；随着柱顶竖向位移持续增大，与下翼缘焊接

位置对应的薄壁钢管出现鼓曲变形，两侧钢梁抗力

θ θ

θ

机制从受弯机制逐渐转变为悬链线机制；当竖向位

移加载到697 mm（B2点）时，节点竖向抗力达到最大

值2 208 kN，此时穿心腹板型节点应力极值位于钢梁

下翼缘与钢管壁焊接处；对柱顶继续加载，钢梁下翼

缘、腹板与钢管壁焊接处接连发生断裂，位移达到

720 mm（C2点）时，节点梁弦转角为 c1=0.32 rad（ c1≥

0=0.21 rad），判定节点CJ–PW倒塌。

3.2   破坏模式分类与分析

3.2.1    钢梁倒塌破坏模式

破坏模式为如图10所示的钢梁倒塌破坏节点，

两侧钢梁在受弯机制阶段结束后达到塑性极限弯

矩，并在靠近钢管柱的钢梁最不利截面处形成塑性

铰；随着梁弦转角持续增大，节点进入混合机制阶段
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图 7　节点柱顶荷载–位移曲线

Fig. 7　Load–displacement curves of the top of column of joints
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图 8　钢梁倒塌破坏典型节点SJ–PSB变形模式

Fig. 8　Deformation mode of SJ–PSB with the collapse failure at the beam
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及悬链线机制阶段，两侧钢梁绕此塑性铰发生转动，

钢梁的拉结力随之增大，钢梁最不利截面下翼缘及

下翼缘上方腹板部分形成应力集中区；当荷载加载

到节点抗力最大值时，最不利截面下翼缘断裂；在轴

力作用下，裂缝迅速向上延伸至腹板，钢梁由于有效

截面面积持续减小，其抗力迅速降低，直至节点完全

失效。

3.2.2    柱壁倒塌破坏模式

破坏模式为如图11所示的柱壁倒塌破坏节点，

其最不利截面位于钢梁与钢管柱焊接处，在加载前

期节点主要承受弯矩作用，此时与下翼缘焊接位置

对应的钢管柱外壁出现正应力集中区，而靠近钢管

柱的钢梁上翼缘出现负应力集中区；随着竖向位移不

断增大，节点进入混合机制阶段及悬链线机制阶段，

两侧钢梁绕最不利截面转动，与钢梁下翼缘焊接处

对应的钢管柱外壁发生明显鼓曲；当位移达到极限

竖向位移时，钢管柱外壁鼓曲变形不再增大，钢梁与

钢管柱连接处发生开裂，裂缝从下翼缘迅速扩散至

腹板及上翼缘，加载后期节点承载力持续减小至零。

3.3   最不利截面应力及应变分析

以穿心钢梁构造节点SJ–PSB为例，选取其最不

利截面（如图12所示）进行应力及应变分析。

图13为节点SJ–PSB最不利截面S11应力发展曲

线。由图13可以看出：节点在加载初期，上翼缘（测点1）

及靠近上翼缘处腹板（测点2）受压应力作用，下翼缘

（测点4）及靠近下翼缘处腹板（测点3）受拉应力作

用，正负应力均呈线性发展且斜率绝对值相等；节点

抗力模式进入混合机制阶段后，中性轴开始向上发

展，靠近上翼缘处腹板开始由受压状态转变为受拉

状态，测点2应力由负值逐渐向零靠近并转为正值，

上翼缘（测点1）、靠近下翼缘处腹板（测点3）及下翼

缘（测点4）应力均缓慢增长；节点进入悬链线机制阶

段后，上翼缘（测点1）应力快速降为零并达到正值，

此时钢梁全截面为受拉状态，当下翼缘应力水平达

到断裂应力时，下翼缘（测点4）及靠近下翼缘处腹板

（测点3）应力瞬间减小至0，钢梁从下翼缘开始断裂，

裂缝从下至上延伸至腹板。

图14为节点SJ–PSB最不利截面PE11应变发展曲

线。由图14可以看出：节点在受弯机制阶段，钢梁处

于弹性状态，其应变水平较小；节点进入混合机制阶
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图 9　柱壁倒塌破坏典型节点SJ–PW变形模式

Fig. 9　Deformation mode of SJ–PW with the collapse failure at the column
  

(a) 下翼缘断裂 (b) 裂缝延伸至腹板

图 10　钢梁倒塌破坏模式

Fig. 10　Collapse failure mode at the beam
 

 

(a) 钢管壁鼓曲 (b) 钢梁与管壁连接处开裂

图 11　柱壁倒塌破坏模式

Fig. 11　Collapse failure mode at the column
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图 12　最不利截面示意

Fig. 12　Schematic of the most adverse section
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段后，钢梁上翼缘及靠近上翼缘处腹板进入负应变

状态，钢梁下翼缘及靠近下翼缘处腹板进入正应变

状态；节点进入混合机制阶段后，钢梁最不利截面拉

压应变水平持续增大，并呈现塑性变形的特点；随着

柱顶荷载持续增长，钢梁最不利截面正负应变分界

线（图12）趋于明显，分界线上方截面处于压应变状

态，分界线下方截面拉应变状态。

3.4   节点抗倒塌机制分析

FP

Ff Fa V1 V2

N1 N2 θ

节点竖向抗力 由抗弯机制和悬链线机制提

供，抗弯机制和悬链线机制提供的抗力可分别用

及 表示，二者与两侧钢梁剪力（ 、 ）、两侧钢

梁轴力（ 、 ）、及节点弦转角 有关，即：

FP = Ff +Fa （3）

Ff = (V1+V2)cos θ （4）

Fa = (N1+N2) sin θ （5）

Ff Ff

Fa

Ff Fa

Ff Fa

由节点SJ–PSB抗力机制（图15)可知：穿心型钢

管混凝土柱–钢梁节点在抗弯机制阶段的抗力完全

由 提供；节点进入混合机制阶段后， 增速骤然变

缓， 逐渐增大，增速由慢及快；节点进入悬链线机

制阶段后， 降低至零点附近， 持续增大，在此阶

段悬链线机制提供的抗力占据主动；节点下翼缘断

裂时， 降低至负值， 也陡然降低。

3.5   穿心构造节点抗倒塌性能评估

η3.5.1    节点抗连续倒塌性能评估指标

综上所述，节点的抗力由抗弯机制和悬链线机

η

η

制提供，其中，抗弯机制主要提供前期抗力，悬链线

机制控制节点极限承载力，作者提出节点抗连续倒

塌性能评估指标 （式（6）），其意义在于评估节点悬

链线机制对节点抗力的贡献程度， 值越大，节点拉

结能力越强，悬链线机制贡献程度越大，节点抗连续

倒塌能力越强。

η =
Famax

FPmax
×100% （6）

Famax FPmax式中， 为悬链线机制提供的极限抗力， 为节

点极限竖向承载力。

3.5.2    穿心构造节点抗连续倒塌性能评估

∆max

FPmax

η

表3为穿心构造节点抗倒塌性性能评估。表3中
节点SJ–PW和节点SJ–W破坏模式为柱壁倒塌破坏。

节点SJ–PW和节点SJ–W极限位移 均超过其他节

点，节点SJ–PW极限承载力 为2 208 kN，其抗连

续倒塌性能评估指标 达到91.4%，可见柱壁倒塌破

坏具有出色的延性及承载力，但这种柱壁破坏的特

征为柱壁鼓曲，拉结力由钢管壁贡献，其破坏位置及

断裂时间具有不稳定性，而且柱壁破坏不符合结构

抗震设计中“强柱弱梁”的设计理念。

节点SJ–PSB、节点SJ–PF、节点SJ–ID及节点

 

表 3　穿心构造节点抗倒塌性能评估

Tab. 3　 Resistance to progressive collapse performance as-
sessment of joints with through-center construct

 

节点编号 节点形式 破坏模式 ∆max/mm FPmax/kN Famax /kN η/%

SJ–PSB 穿心钢梁
钢梁倒
塌破坏

533 1 683 1 432 87.4

SJ–PW 穿心腹板
柱壁倒
塌破坏

697 2 208 2 019 91.4

SJ–PF 穿心翼缘
钢梁倒
塌破坏

422 1 282 1 049 81.8

SJ–ID 内加强隔
板

钢梁倒
塌破坏

388 1 189 987 83.0

SJ–NT 新型穿心
构造

钢梁倒
塌破坏

541 1 710 1 520 88.9

SJ–W 全焊接
柱壁倒
塌破坏

555 1 416 1 140 80.5
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图 13　最不利截面S11应力发展曲线

Fig. 13　S11 stress curves of the most adverse section
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Fig. 14　PE11 strain curves of the most adverse section
 

 

−500

0

0

500

1 000

1 500

2 000

200 400 600 800

荷
载
/k
N

F
P

F
f

F
a

位移/mm

图 15　节点SJ–PSB抗力机制

Fig. 15　Resistance mechanism of SJ–PSB
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∆max

η

SJ–NT破坏模式为钢梁倒塌破坏。其中，新型穿心构

件节点SJ–NT极限位移 和极限竖向承载力分别

为541 mm和1 710 kN，该节点抗连续倒塌性能评估

指标 达到88.9%，表现出更好的延性及竖向抗力。这

得益于该种节点的新型穿心构造，对H形钢梁及钢管

柱壁形成有效的变形限制，进而提供更大的拉结力，

新型穿心构造的存在提升了节点整体性，增大了节

点域刚度，故该类节点具有较高的抗连续倒塌性能。

4   结　论

设计了5个穿心型钢管混凝土柱–钢梁节点及

1个全焊接节点计算模型，对其进行抗连续倒塌的有

限元模拟及分析，结论如下：

1) 穿心型钢管混凝土柱–钢梁节点的连续倒塌

破坏模式可分为两种类型：钢梁倒塌破坏模式和柱

壁倒塌破坏模式。当节点发生柱壁倒塌破坏时，虽具

有更好的延性及承载力，但钢管壁鼓曲具有不稳定性。

2) 穿心型节点的竖向承载力主要由抗弯机制及

悬链线机制提供，其中，抗弯机制提供前期抗力，悬

链线机制决定后期极限承载力。

η

3) 新型穿心构造的钢管混凝土柱–钢梁节点具

有良好的抗连续倒塌能力，其节点抗连续倒塌性能

评估指标 高于其余钢梁倒塌破坏节点。
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