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半刚接钢框架结构抗竖向连续倒塌动力响应分析
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摘要:基于向量式有限元建立半刚接钢框架结构模型,考虑初始变形,采用将构件拆除前后

的静力分析和动力分析全过程统一的瞬时卸载法.通过对一平面半刚接钢框架结构进行动力

非线性分析,研究底层不同柱失效后剩余结构抗竖向连续倒塌动力响应,对比不同节点转动

刚度对钢框架结构抗倒塌性能的影响.结果表明,节点转动刚度对钢框架结构抗竖向连续倒

塌影响较大,因此在研究钢框架结构抗竖向连续倒塌时有必要考虑梁柱真实连接刚度.
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0 引 言

建筑结构的连续倒塌是指结构在受到初始破

坏后发生内力重分布而导致其他结构发生破坏,
并形成连锁反应,最终形成与初始破坏不成比例

的大范围构件破坏甚至坍塌[1].20世纪60年代

以来,先后发生了3起著名的结构连续倒塌事

件[2-4],特别是世贸大厦倒塌事件以后,针对结构

的连续倒塌分析与设计成为全球学者的研究热

点.各相关机构都先后制定了防止结构连续倒塌

的设计方法,如英国BuildingRegulations[5]、欧
洲规范Eurocode1[6]、美国公共事务管理局GSA
2003[7]、美国国防部DoD2005[8]等.我国对结构

连续倒塌的研究起步较晚,文献[9]采用有限元方

法模拟了世贸大厦的倒塌过程,指出导致结构连

续倒塌的直接原因;文献[10]进行了一榀3层4
跨的钢筋混凝土平面框架的倒塌试验;文献[11-
12]对单层、多层平面钢框架和空间钢框架进行了

连续倒塌动力效应分析.
现有对钢结构连续倒塌的研究多侧重于对钢

框架整体结构的连续倒塌性能分析,梁柱连接通

常被认为是完全刚接或理想铰接,但实际工程中

梁柱节点既不可能是完全刚接也不可能是理想铰

接,而是受力性能处于这两者之间的半刚性连接,

采用理想的梁柱连接模型会造成理论分析结果与

实际有较大差异.半刚性连接要传递一组广义力

包括轴力、剪力、弯矩和扭矩.在平面问题的研究

中,扭矩影响可以忽略,同时,对于大多数连接,与
转动变形相比,轴向变形与剪切变形都很小,因此

只需考虑连接的转动变形.转动变形通常表达为

连接弯矩的函数[13-15].目前,国内学者对半刚性连

接节点的受力性能进行了较为充分的研究[16-19],
但对于半刚接钢框架结构的连续倒塌问题研究较

少.
向量式有限元(vectorformintrinsicfinite

element,简称VFIFE)是由普渡大学丁承先教授

等提出的一种新型数值计算方法,以物理模式代

替数学模式描述结构的行为,在求解大变形、大转

动、倒塌等复杂问题方面表现出较大的优势[20].
本文依据VFIFE,针对平面钢框架结构,采用非

线性动力分析方法,连接弯矩函数采用弯矩-相对

转角的线性函数,分别对不同位置柱失效和不同

节点转动刚度对结构动力响应的影响进行深入研

究,为半刚接钢框架结构抗竖向连续倒塌设计提

供一定参考.

1 基本理论

VFIFE是结构行为分析的新方法,该方法创



新性地提出了点值描述、途径单元和虚拟逆向运

动3个概念,通过计算单元纯变形,进而求得单元

内力.每个质点的运动方程独立求解,不集成刚度

矩阵,无须迭代求解方程,步骤简单,通用性强,避
免了传统有限元法在求解大变形时发生矩阵奇异

等问题,在处理结构大变形、弹塑性等非线性问题

上有一定优势.限于篇幅,其基本理论可参考文献

[21],此处不再赘述.
1.1 VFIFE中半刚性节点的实现

VFIFE采用弹簧来模拟梁柱之间的半刚性

节点[22](如图1所示),kx、ky、kθ 分别为弹簧水平

方向平动刚度、竖直方向平动刚度和平面转动刚

度.该半刚性节点包含两个质点1和2,两个质点

的质量和惯性矩分别由所在单元计算.本文不考

虑节点平动半刚性,只考虑转动半刚性(如图2所

示),因此1、2两个质点始终具有相同线位移,只
是角位移不同,这就需要对质点的平动位移进行

修正,即将两个质点内力和质量相加后重新计算

该整体节点的线位移来进行修正,用修正后的线

位移计算单元内力.

图1 平面半刚性节点零长度弹簧单元

Fig.1 Planesemi-rigidjointwithzerolengthspring
element

图2 节点运动示意图

Fig.2 Motiondiagramofjoints

由于本文只考虑节点转动半刚性,只需计算

虚拟弹簧产生的弯矩,设θ1,t0为质点1在域坐标

下t0 时刻的转角,其他符号类似.t0 时刻与ta 时

刻质点1和2的转角增量与相对转角增量为

Δθ1=θ1,ta-θ1,t0 (1)

Δθ2=θ2,ta-θ2,t0 (2)

Δθ1,2=Δθ2-Δθ1 (3)

因此,任何时段半刚性节点的相对转角增量

均可求得,域坐标下此半刚性节点处的弯矩转角

关系为

M1,2=kθΔθ1,2 (4)

1.2 瞬时卸载法

对于瞬时卸载法,以往的部分研究[23]忽略了

初始变形对结构动力响应的影响,从零状态开始

分析,这与实际情况不符;也有部分研究[11]考虑

了初始变形,但是将构件失效前静力分析和失效

后动力分析作为两个独立工况分别完成,对于复

杂结 构,此 分 析 过 程 烦 琐 且 效 率 低 下.由 于

VFIFE采用显式中央差分法求解运动方程,所有

工况 均 采 用 统 一 计 算 格 式,因 此,本 文 基 于

VFIFE,结合动力松弛法考虑构件失效前结构初

始内力和初始变形,编制相应 Matlab程序,分析

期间程序并未暂停或重启,实现结构在构件拆除

前静力分析和拆除后动力分析的全过程统一,其
详细步骤可参考文献[24].

2 半刚接钢框架抗连续倒塌分析

2.1 计算精度及程序验证

为对比本文采用的向量式有限元与现有有限

元的计算精度,并验证本文用 Matlab所编向量式

有限元程序的正确性,采用自编程序和SAP2000
软件分别进行计算,并与已有文献采用显式有限

元软件计算的结果进行对比分析.
2.1.1 刚接钢框架结构验证 如图3所示6层

4跨平面钢框架[25],跨度6m,柱高4m,柱与地

面之间固结,其余梁柱间为刚接,梁柱截面尺寸及

材料参数如表1所示,材料采用Q345钢,弹性模

量E=200GPa,密度ρ=7850kg/m3,各层梁上

施加30kN/m的竖向均布荷载,分析总时长1.5s,
其中0~0.4s荷载线性增加,0.4~0.5s荷载保

持不变以使结构初始变形充分发生,0.5s时开

      

图3 刚接钢框架结构模型

Fig.3 Amodelofrigidsteelframestructure
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表1 构件参数及材料属性

Tab.1 Componentparametersandmaterialproperties

结构构件 构件截面/(mm×mm×mm×mm) 截面面积/m2 惯性矩/m4 塑性抵抗矩/m3

梁 300×250×8×12 8.208×10-3 1.385×10-4 1.016×10-3

边柱 400×300×12×18 0.0152 4.425×10-4 2.460×10-3

非边柱 400×400×12×16 0.0172 5.220×10-4 2.860×10-3

始拆去底层柱,对剩余结构进行动力分析.
表2为采用向量式有限元和文献中采用显式

有限元LS-DYNA计算拆柱后失效点最大位移和

失效柱轴力的结果对比,验证了本文方法的计算精

度及自编刚接钢框架结构动力分析程序的正确性.

表2 两种方法计算结果

Tab.2 Calculationresultsoftwomethods

计算方法

边柱失效时

最大位移/

mm

中柱失效时

最大位移/

mm

边柱失效时

失效柱轴力/

kN

中柱失效时

失效柱轴力/

kN

文献方法 177.0 140.0 540.29 1080.7
本文方法 181.1 134.6 540.32 1080.7

2.1.2 半刚接钢框架结构验证 一钢框架结构

如图4所示,跨度6m,柱高3m,柱与地面之间固

结,其余梁柱间为半刚接,材料采用 Q345钢,弹
性模量E=206GPa,密度ρ=7850kg/m3,梁柱

构件截面尺寸为300mm×150mm×10mm×
8mm.

图4 半刚接钢框架结构模型

Fig.4 Amodelofsemi-rigidsteelframestructure

根据欧洲钢结构设计规范Eurocode3对半

刚接标注的定义,当连接的初始转动刚度 Ki 满

足条件0.5EIb/lb<Ki<kbEIb/lb 时,连接为半

刚接;其中,EIb/lb 为梁线刚度,kb 取8(有支撑框

架,且支撑抗侧移刚度大于框架自身侧移刚度的

4倍)或kb 取25(无支撑或弱支撑框架).在本例

中,半刚接初始转动刚度取值范围为1.2×106

N·m/rad<Ki<5.9×107 N·m/rad,本文取

Ki=1×107 N·m/rad的半刚接结构,选用 El
Centro波,加速度调幅至0.7m/s2,对该结构在

水平地震作用下进行动力分析.
图5为半刚接结构顶点水平位移时程曲线,

表3为结构时程分析中顶点最大水平位移.由分

析结果可知,采用向量式有限元与SAP2000计算

结果基本吻合,验证了向量式有限元的计算精度

及自编平面半刚接钢框架结构动力分析程序的正

确性.

图5 2号质点水平位移时程曲线

Fig.5 Horizontaldisplacementtimehistorycurve
ofparticle2

表3 顶点最大水平位移

Tab.3 Maximumhorizontaldisplacementontopof
thestructure

计算方法 最大正位移/mm 最大负位移/mm

SAP2000 1.95 -1.45
本文方法 1.81 -1.34

2.2 结构模型及参数

取一个6层4跨平面钢框架(如图6所示),
跨度6m,层高3.6m,材料采用Q345钢,弹性模

量E=206GPa,梁柱截面尺寸及材料参数如表1
所示.将结构划分为83个质点和102个单元,图
6中1~83为质点编号,①~为单元编号;底层

柱与地面固结,其余各梁柱节点均为半刚性节点.
积分步长h=1×10-4s,分析总时长2s,其中0~
0.4s荷载线性增加,0.4~0.5s荷载保持不变以

使结构初始变形充分发生,0.5s时开始拆去底层

柱,对剩余结构进行动力分析.采用瑞雷阻尼,质
量阻尼系数通过SAP2000计算的自振频率求得,
忽略刚度阻尼.钢材的本构关系采用理想弹塑性

模型,不考虑应变率硬化效应对材料强度的影响,
各层梁上施加30kN/m的竖向均布荷载.
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图6 VFIFE钢框架结构模型

Fig.6 AsteelframestructuremodelbasedonVFIFE

2.3 不同柱失效后剩余结构竖向动力响应分析

在本例中,半刚接初始转动刚度取值范围为

2.4×106N·m/rad<Ki<1.2×108N·m/rad,本
文研究刚接、半刚接Ⅰ(Ki=8×107N·m/rad)、
半刚接Ⅱ(Ki=5×107 N·m/rad)和半刚接Ⅲ
(Ki=3×107N·m/rad)4种结构在拆除边柱和中

柱两种工况(如图7所示)下剩余结构抗倒塌能力.

(a)工况1(拆除边柱)
 

(b)工况2(拆除中柱)

图7 柱拆除工况

Fig.7 Columnremovalcases

2.3.1 边柱失效 对4种结构分别进行非线性

动力时程分析,得到边柱失效后失效点A 竖向位

移时程曲线,如图8所示.由结果可知,考虑半刚

接的3种结构失效点A 竖向位移均大于刚接结

构位移,且梁柱节点转动刚度越小,失效点位移越

大,说明节点转动刚度对结构的竖向位移影响较

大,将结构梁柱节点视为完全刚接或理想铰接时

会增大或减小结构的抗倒塌能力.4种结构最大

位移出现的时间分别为0.74、0.77、0.79和0.81s,
说明在一定范围内,梁柱节点转动刚度越小,最大

位移出现的时间越晚,失效时间点越长,剩余结构破

      

图8 边柱失效时失效点A 竖向位移时程

Fig.8 Verticaldisplacementtimehistoryofthefailure

pointAwhensidecolumnfails

坏时的状态越延迟,从这一方面来说,合理考虑节

点半刚性在一定程度上会增大结构抗倒塌能力.
图9为边柱失效时,2号柱(编号如图6所

示)的轴力时程曲线,由图可知,拆除边柱后,不同

连接刚度的结构2号柱轴力变化趋势一致,均是

逐渐减小,最终在0附近振荡,说明底层柱失效导

致上层柱丧失竖向承载力,轴力不再沿此轴传递,
楼层间的柱并不会对各楼层产生竖向约束作用,
连接刚度对失效点上方柱的轴力影响不大.图10
为边柱失效时,7号柱轴力时程曲线,由图可知,4
种结构在边柱失效后轴力均迅速增大,之后围绕

一定值上下振动,相比较而言,刚接结构振动幅度

最大,周期最短,随着梁柱节点转动刚度的减小,
结构振动逐渐减弱,更快趋于稳定.图11为边柱

失效时不同轴线底层柱最大动轴力与拆柱前最大

静轴力的比值,由图可知,3轴线、4轴线和5轴线

的轴力比值接近1,而2轴线的轴力比值接近2,
说明柱失效后远离失效柱的柱轴力动力响应较

小,失效柱相邻柱轴力动力响应较大;梁柱节点转

动刚度越小,相邻柱轴力比值越小,但减小幅度不

大.图12为边柱失效后与失效前底层各跨梁左端

弯矩差值(绝对值),由图可知,考虑梁柱节点半刚

性会减小底层梁左端弯矩差值,而且梁柱节点转

动刚度越小,失效跨(第1跨)梁左端弯矩差值越

小.图13为边柱失效后与失效前底层各跨梁右端

弯矩差值,由图可知,考虑梁柱节点半刚性时,非
失效跨(第2、3和4跨)弯矩差值会减小,而失效

跨(第1跨)弯矩随着连接刚度的减小而增大,这
是因为拆除边柱后失效跨梁右端弯矩出现反向.

表4为4种结构在边柱失效工况下塑性铰出

现的时间,考虑节点半刚性时塑性铰出现的时间

较刚接时出现延迟,梁柱节点转动刚度越小,塑性

铰出现的时间越晚,从这个角度来说,考虑节点半
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图9 2号柱轴力时程

Fig.9 AxialforcetimehistoryofNo.2column

图10 7号柱轴力时程

Fig.10 AxialforcetimehistoryofNo.7column

图11 最大动轴力与最大静轴力比值

Fig.11 Maximumdynamicaxialforceandmaximum

staticaxialforceratio

图12 底层各跨梁左端弯矩差值

Fig.12 Bendingmomentdifferenceattheleftend

ofthebottombeam

刚性会使结构倒塌破坏延迟,在一定程度上提高

剩余结构抗倒塌能力.

图13 底层各跨梁右端弯矩差值

Fig.13 Bendingmomentdifferenceattherightend

ofthebottombeam

表4 边柱失效时塑性铰出现的时间

Tab.4 Thetimeoftheappearanceofplastichinge

whenthesidecolumnfails

塑性铰出现在

单元的位置

塑性铰出现时间/s

刚接 半刚接Ⅰ 半刚接Ⅱ 半刚接Ⅲ

5 0.5565 0.5610 0.5634 0.5673
26 0.5568 0.5629 0.5662 0.5715
7 0.5572 0.5617 0.5641 0.5680
37 0.5573 0.5634 0.5668 0.5721
15 0.5574 0.5635 0.5667 0.5720
9 0.5586 0.5630 0.5654 0.5693
48 0.5587 0.5650 0.5684 0.5739
3 0.5589 0.5633 0.5656 0.5694
11 0.5613 0.5655 0.5679 0.5717
59 0.5613 0.5677 0.5711 0.5767
70 0.5698 0.5756 0.5786 0.5836
13 0.5710 0.5734 0.5751 0.5779

2.3.2 中柱失效 图14为中柱失效时,4种结

构失效点位移时程曲线.由图可知,半刚接结构失

效点A 竖向位移振动幅度较刚接结构大,节点耗

能能力更好,从这一方面来说,半刚性对结构的抗

连续倒塌是有利的,但转动刚度不是越小越好,如
果转动刚度太小,失效点位移过大,可能会导致结

构发生倒塌.相对于边柱失效,中柱失效时失效点

      

图14 中柱失效时失效点A 竖向位移时程

Fig.14 Verticaldisplacementtimehistoryofthefailure

pointAwhenmiddlecolumnfails
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位移振动更规则,因为边柱失效时框架梁缺少足

够水平支撑,仅通过梁端弯矩提供抗倒塌能力.
图15为中柱失效后,不同楼层3种半刚接结

构7号柱最大动轴力与刚接结构相应值的比值

图.由图可知,3种结构的轴力比值均小于1,梁柱

节点转动刚度越小,轴力比值越小,说明考虑节点

半刚性会在一定程度上减小失效柱相邻柱轴力的

动力响应.

图15 半刚接结构与刚接结构最大动轴力比值

Fig.15 Ratioofmaximumdynamicaxialforceamong
semi-rigidstructureandrigidstructure

图16和17为中柱失效后与失效前底层各跨

梁近端和远端弯矩差值图,由图可知,考虑节点半

刚性时非失效跨(第1和4跨)梁端弯矩差值会增

      

图16 底层各跨梁近端弯矩差值

Fig.16 Bendingmomentdifferenceatthenearend
ofthebottombeam

图17 底层各跨梁远端弯矩差值

Fig.17 Bendingmomentdifferenceatthefarend
ofthebottombeam

大,失效跨(第2和3跨)梁近端弯矩差值随着节

点转动刚度的减小而减小,梁远端弯矩差值随着

节点转动刚度的减小而增大,因为失效跨梁远端

弯矩在柱失效前后出现反向.
表5为4种结构中柱失效时塑性铰出现的时

间,同边柱失效相同,半刚接结构塑性铰出现的时

间均晚于刚接结构.从图8和14可看到,中柱失

效时失效点A 的竖向位移小于边柱失效时失效

点A 的竖向位移,但从结构塑性发展上看,中柱

失效时结构出现的塑性铰个数(24个)远大于边

柱失效时塑性铰个数(12个),因此加强中柱承载

力防止其在偶然荷载作用下破坏也非常重要.

表5 中柱失效时塑性铰出现的时间

Tab.5 Thetimeoftheappearanceofplastichinge
whenthemiddlecolumnfails

塑性铰出现在

单元的位置

塑性铰出现时间/s

刚接 半刚接Ⅰ 半刚接Ⅱ 半刚接Ⅲ

18 0.5502 0.5521 0.5543 0.5576
20 0.5502 0.5521 0.5543 0.5576
29 0.5506 0.5523 0.5544 0.5578
31 0.5506 0.5523 0.5544 0.5578
40 0.5511 0.5527 0.5547 0.5581
42 0.5511 0.5527 0.5547 0.5581
17 0.5512 0.5545 0.5575 0.5621
21 0.5512 0.5545 0.5575 0.5621
28 0.5513 0.5544 0.5572 0.5619
32 0.5513 0.5544 0.5572 0.5619
51 0.5514 0.5529 0.5550 0.5583
53 0.5514 0.5529 0.5550 0.5583
62 0.5515 0.5530 0.5550 0.5583
64 0.5515 0.5530 0.5550 0.5583
39 0.5518 0.5548 0.5576 0.5622
43 0.5518 0.5548 0.5576 0.5622
61 0.5521 0.5550 0.5578 0.5624
65 0.5521 0.5550 0.5578 0.5624
50 0.5522 0.5551 0.5579 0.5624
54 0.5522 0.5551 0.5579 0.5624
73 0.5529 0.5539 0.5559 0.5590
75 0.5529 0.5539 0.5559 0.5590
72 0.5552 0.5576 0.5602 0.5644
76 0.5552 0.5576 0.5602 0.5644

3 结 论

(1)与刚接结构相比,半刚接结构失效点竖向

位移均增大,但最大竖向位移出现的时间均推迟;
在一定范围内,梁柱节点转动刚度越小,失效点最

大位移出现的时间越晚,剩余结构破坏时的状态

越延迟,因此合理考虑节点转动刚度在一定程度

上会增大结构抗倒塌能力.
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(2)底层柱失效后,与刚接结构相比,半刚接

结构同层相邻柱轴力时程曲线振动减弱,周期变

长,而且在一定范围内,梁柱节点转动刚度越小,
轴力时程曲线振动越弱,越快趋于稳定.

(3)底层柱失效后,与刚接结构相比,半刚接

结构失效跨梁近端弯矩变化值减小,而梁远端弯矩

变化值增大,随着梁柱节点转动刚度减小,梁近端

弯矩变化值越小,梁远端弯矩变化值越大,因此在

结构设计中要注意对关键柱相连的远端梁的保护.
(4)考虑半刚接结构塑性铰出现的时间均长

于刚接结构的时间,而且梁柱节点转动刚度越小,
塑性铰出现的时间越晚,从这一方面来说一定的

半刚性会延迟结构倒塌破坏的发生,在一定程度

上增大结构的抗倒塌能力.
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Dynamicresponseanalysisofsemi-rigidsteelframestructures
resistingverticalprogressivecollapse

QU Jiting*, LI Zhicai

(InstituteofEngineeringMechanics,FacultyofInfrastructureEngineering,DalianUniversityofTechnology,

Dalian116024,China)

Abstract:Basedonvectorformintrinsicfiniteelement(VFIFE),amodelofsemi-rigidsteelframe
structureisconstructed.Consideringinitialdeformationconditionthetransientunloadingmethodisusedto
analyzetheintegrationofstaticanddynamicanalysisbeforeandafterthecomponentisremoved.Throughthe
dynamicnonlinearanalysisofaplanesemi-rigidsteelframestructure,thedynamicresponseisstudiedforthe
residualstructureresistingverticalprogressivecollapseafterthefailureofdifferentcolumnsinthebottom
floor,andinfluenceofdifferentnoderotationalstiffnessoncollapseresistanceofthesteelframestructureis
compared.Theresultsshowthatthenoderotationalstiffnesshasagreatinfluenceontheverticalprogressive
collapseofthesteelframestructure.Therefore,itisnecessarytoconsiderthetrueconnectionstiffness
ofbeamsandcolumnsinthestudyoftheverticalprogressivecollapseofsteelframestructures.

Keywords:vectorformintrinsicfiniteelement(VFIFE);semi-rigidconnection;progressivecollapse;
failureofcolumns;noderotationalstiffness
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