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摘  要 

随着钢管混凝土结构在工程中应用的日益增多，尤其是近年来火灾频发，使

深入研究钢管混凝土结构火灾后的力学性能变得越来越重要。  

本文主要对火灾后钢管混凝土组合框架的力学性能进行了研究，具体进行了

以下几方面的工作：  
（1）选择合适的热工参数模型，运用 ABAQUS 建立钢管混凝土柱-钢梁框架

温度场有限元分析模型，建立模型模拟现有试验，并将模拟结果与试验数据对比

验证模型的有效性。同时建立钢管混凝土柱-钢梁框架的受火模型，简要分析了框

架在不同时刻的温度场分布。  
（2）选取合理的材料本构关系、单元模型和求解方法，考虑钢管与混凝土之

间的约束效应以及接触面模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能有限

元分析模型，并模拟现有试验以验证模型的有效性。利用前述模型，建立火灾后

钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能分析模型，并简要对比分析火灾后与常温下钢管

混凝土柱-钢梁框架力学性能区别。  

（3）利用上述有限元模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁混凝土楼板组合

框架典型算例，并对可能影响火灾后组合框架荷载-位移关系的主要因素，如：钢

管钢材强度、核心混凝土强度、柱截面含钢率、柱的长细比、柱轴压比、防火保

护层厚度、梁柱线刚度比、梁柱强度比等参数进行分析，得到了各参数对火灾后

钢管混凝土组合框架荷载-位移曲线的影响规律。并在此基础上提出了火灾后钢管

混凝土组合框架荷载-位移骨架曲线的简化模型。  

 

 

关键词：火灾后；钢管混凝土；组合框架；有限元；力学性能；参数分析 
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II 

Abstract 

With the increasing use of concrete-filled steel tubular (CFST) structure in 

engineering, especially fire disaster happens frequently in recent years, it is severely 

significant to further the research on the mechanical behavior of CFST structure after 

exposure to fire. 

The paper describes the research studies on the mechanical behaviors of CFST 

composite frame after exposure to fire. The main achievements can be summarized as 

follows: 
(1) Accurate thermal model was assumed, and CFST column to steel beam 

composite temperature field FEM model was also developed. The results obtained 
from the FEM model were verified against those experimental results. Meanwhile, the 
temperature distribution was analysised with the CFST composite model under fire. 

(2) Reasonable material model, element type and solution method were assumed. 
The mechanical behavior model of CFST columns to steel beam composite frame was 
developed considering the restrained effect and interface model of steel tube and 
concrete. The results obtained from the FEM model were verified against 
experimental results. And comparison of mechanical behavior between CFST frame at 
ambient temperature and post fire was also analysised. 

(3) Typical examples of CFST composite frame were modeled using the FEM 
model. Parametric analysis was performed to investigate the mechanical behavior of 
the composite frame after exposure to fire. The strength of steel tube, the concrete 
strength of column, the steel ratio of column, slenderness ratio, the axial compression 
ratio, the depth of fire protection, the beam to colums linear stiffess ratio and the 
beam to column strength ratio were considered as parameters. The influence of 
parameters to the load to displacement curve of CFST composite frame after exposure 
to fire was received. A simplified P-Δ curve model was also given. 

 
 

 

Key words: post fire; concrete filled steel tube (CFST); composite frame; finite 
element method (FEM); mechanical behavior; parameters analysis
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硕士学位论文 

第 1 章  绪  论 

1.1研究背景  

近年来，火灾频发对人类的生命财产安全带来了严重危害，因此结构的抗火

性能逐渐成为建筑结构研究所面临的一个重大课题。钢管混凝土结构因其一系列

优点被越来越广泛的应用到现代建筑结构中，但是由于推广时间较短，对其性能

的研究与钢结构和钢筋混凝土结构相比还相对较少，尤其是高温后钢管混凝土结

构的力学性能研究的报道更是不多见。  

1.1.1 钢管混凝土的特点与应用 

钢管混凝土是指在钢管中填充混凝土而形成的、且钢管及其核心混凝土能共

同承受外荷载作用的结构构件。按截面形式的不同，可分为圆形钢管混凝土，方、

矩形钢管混凝土和多边形钢管混凝土等（韩林海，2007[1]）。本文研究的对象为工

程中常用的圆形和方形截面钢管混凝土。  
钢管和混凝土组合成钢管混凝土，在受力过程中相互作用，可弥补各自的缺

点，充分发挥两者的有点。首先，钢管的约束作用使混凝土强度得以提高，塑性

和韧性大为改善；其次，混凝土的填充支撑作用避免或延缓了钢管的失稳屈曲，

从而保证钢材性能的充分发挥（韩林海，2007[1]；钟善铜，2003[2]）。  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

图 1.1 台北 101 大厦                      图 1.2 广州海心塔  

钢管混凝土具有承载力高、塑性和韧性好、施工方便、耐火性能良、抗震性

能佳和经济效益好等特点，因此被越来越多地应用于各类建筑结构，如多高层建

筑、工业厂房、桥梁等（韩林海，2007[1]；韩林海等，2009[3]）。国内很多有名的

建筑也应用了钢管混凝土结构，取得了良好的经济效益和建筑效果。如图 1.1 是
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2003 年 10 月建成的当时世界第一高度的摩天大楼——台北 101 大厦（原名台北

国际金融中心），建筑高度 508m，地下 5 层，地上 101 层，结构采用了截面为 3m
×2.4m 矩形钢管混凝土柱。图 1.2 为 2009 年竣工的广州新电视塔——海心塔，

结构外筒是由 24 根圆形钢管混凝土柱斜交形成的网格筒体，其中塔身主体 454
米，天线桅杆 156 米，总高度 610m，为世界第一高塔。据不完全统计，国内采

用钢管混凝土结构的多层、高层建筑已有近三十座（韩林海，2007[1]），除了上述

两座，其中有代表性的还有：深圳赛格广场大厦（76 层，291.6m 高，采用圆钢

管混凝土）、杭州瑞丰国际商务大厦（28 层，89.7m 高，采用方钢管混凝土）和

武汉国际证券大厦（71 层，249.3m 高，采用矩形钢管混凝土）等，如图 1.3 所示。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(a) 深圳赛格广场大厦       (b) 杭州瑞丰国际商务大厦    (c) 武汉国际证券大厦  

图 1.3 钢管混凝土典型建筑  

各国研究者和研究机构也都先后展开了对钢管混凝土结构的深入研究并制定

了相关的设计规范，如美国规程 ACI318-05、ANSI/AISC360-05、英国标准 BS5400、
日本规程 AIJ 以及欧洲规范 Eurocode4 等。我国近十几年来也先后颁布了几本有

关钢管混凝土结构设计方面的规程，如国家建筑材料工业局标准 JCJ01-89、中国

工程建设标准化协会标准 CECS28：90 和 CECS159：2004、中华人民共和国电力

行业标准 DL/T5085-1999、中华人民共和国军用标准 GJB4142-2000 等。  

1.1.2 火灾与钢管混凝土的性能 

火灾是各种灾害中发生最频繁且极具毁灭性的灾害之一，它严重威胁着人类

的生命财产安全。其中，建筑火灾发生次数最多损失最大，约占全部火灾的 80%
左右，对人类的危害最严重也最直接。近些年来建筑火灾的次数和造成的损失都

呈上升趋势。  
从 1980 年到 1988 年，美国平均每年发生火灾 250 万余起，死亡 6000 人，伤

30000 人，仅 1980 年就发生火灾 300 万起，造成的直接经济损失为 62.5 亿美元，

同年日本发生火灾 6 万多起，直接经济损失为 1460 亿日元。从 1989 到 1991 三年

间，美国每年因火灾造成的直接经济损失分别为 92 亿美元、82 亿美元和 100 亿

2 
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美元，日本为 4500 亿日元、5200 亿日元和 7900 亿日元。据统计，我国 20 世纪

50 年代平均火灾直接经济损失 0.5 亿元，60 年代 1.5 亿元，70 年代 2.5 亿元，80
年代 3.2 亿元，90 年代 10.0 亿，进入 21 世纪，火灾损失更为严重（李国强等，

2006[4]）。21 世纪前 5 年间中国的年均火灾损失为 15.5 亿元。世界上发达国家每

年火灾损失额达几亿至几十亿美元，占国民经济总产值的 0.2-1.0%（王卫华，

2009[5]）。尤其是 2001 年震惊世界的“911”事件给人们心中留下了永远无法抹去

的伤痛，其最直接的危害是造成了 2749 人死亡和 1000 多亿美元的经济损失。2009
年 2 月 9 日我国中央央视新址大楼北配楼发生火灾，虽然未造成人员伤亡，仅烧

毁设备的经济损失就高达几十亿。图 1.4 是近年国内外发生的一些建筑火灾的图

片。  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

图 1.4 生活中的建筑火灾图片  

火灾对人类社会的危害如此严重，为了避免人员伤亡，最低限地减轻经济损

失，许多国家都建立起建筑结构抗火性能研究的大型实验室。目前，国内外大量

研究者已对钢筋混凝土结构的火灾下和火灾后性能进行了比较系统的研究，并取

得了大量的研究成果。由于钢管混凝土结构推广时间较短，对其性能的研究远不

如钢结构和钢筋混凝土结构那样深入，特别是对高温后力学性能研究的报道更少。 
火灾作用下，由于钢管和核心混凝土之间的相互作用，使钢管混凝土具有良

好的耐火性能（林晓康，2006[6]）。原因在于：首先，钢管内存在大量的混凝土。

混凝土的热容比钢材大得多，导热系数却比钢材小得多。所以，发生火灾时，外

部钢管虽然升温较快，但内部混凝土升温滞后，因而温度不高的混凝土仍具有承

载力，使钢管混凝土能经受较长的火灾燃烧时间而不破坏；对外部钢管而言，由

于其热量充分被核心混凝土吸收，也使外部钢管温度升高的幅度低于纯钢结构，

可有效地提高钢管混凝土构件的耐火极限和防火水平。其次，当构件遭受火灾作

用时，由于钢管的保护作用，核心混凝土在高温下并没有像钢筋混凝土那样发生

剥落和崩裂，而钢管虽然在高温下已软化，丧失强度而失去承载力，但是由于内

部混凝土的存在，保证了钢管不发生失稳和局部屈曲。所以二者能够相互贡献，

协同互补，共同工作，提高了钢管混凝土构件的整体性，使之具有很好的耐火性
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

能。  
在火灾作用后，混凝土受到钢管的约束效应不会产生劈裂，仍可保持一定的

承载力。钢管的强度随着外界温度的降低可以得到不同程度的恢复，截面的力学

性能比高温下有所改善，结构的整体性比火灾中也有所提高。同时，火灾后承载

力这不仅为结构的修复加固提供了一个较为安全的工作环境，也可使施工简便，

减少工作量，降低维修费用。  

1.2研究意义  

随着高层和超高层在世界各地的蓬勃发展，钢管混凝土结的应用也越来越广

泛。然而日益频发的建筑火灾却给人类带来了极大的危害，尤其是高层建筑的层

数多、高度高、体积大、人员密集，其火灾的危险性比普通建筑大得多。这给土

木工程师们提出了一些新的问题，如何通过设计来提高结构的防火、抗火能力，

可靠地评估火灾后钢管混凝土柱的损伤程度并进行加固处理将成为国内外研究者

所研究的热门课题。因此，研究火灾作用后钢管混凝土的性能，确定其经历火灾

后强度、刚度等基本力学性能指标的变化，具有重要意义。  
近些年来，已有很多国内外学者对火灾下的钢管混凝土结构进行过研究，并

且取得了很多研究成果。但是对于火灾后钢管混凝土的性能研究仍然相对较少。

早期进行的结构火灾试验多是单个构件试验，这些研究成果的取得为人们认识整

体结构在火灾下的力学性能打下了坚实基础，但也有其不足之处。  
钢管混凝土构件在结构中一般是作为以承受竖向荷载为主的柱构件，在结构

体系中的受力特性必将受到其他周围构件以及整体结构体系的影响，其力学性能

和工作机理与单个构件有一定的区别。实际上，不同构件通过节点联系形成框架

体系而相互作用，协同工作。在受火过程中单个构件抗力下降，会在体系之内引

起内力重分布（Armer and Moore，1994[7]）。此外，升温过程中材料的膨胀和降

温过程中材料的收缩都会在体系内部产生内力，甚至引起柱失稳和梁发生局部屈

曲（Bailey 等，1996[8]）。因此，单个构件（包括节点）的性能并不能很好地反映

出结构的整体受力情况。  
为了全面地了解钢管混凝土结构的火灾后力学性能，以便准确地对火灾后钢

管混凝土结构进行灾后评估，并确定合理的灾后修复加固措施，在以往有关常温

下钢管混凝土框架力学性能、钢管混凝土耐火性能以及火灾后力学性能评估研究

的基础上，对钢管混凝土框架火灾后的力学性能进行研究是非常必要的。  
本文将直接从研究钢管混凝土框架结构的整体作用入手，通过可靠的有限元

模拟方法对火灾后钢管混凝土框架的力学性能进行分析，以期为进一步深入研究

火灾后钢管混凝土结构，或进行损伤评估和修复加固提供参考。  

1.3相关课题研究现状  

钢管混凝土由于其力学特性应用于建筑工程中一般是作为建筑物的柱，与其
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他构件，如钢-混凝土组合梁或钢筋混凝土梁、压型钢板-混凝土组合楼板或钢筋

混凝土楼板等一起可组成钢管混凝土框架结构体系。典型的钢管混凝土框架主要

由三部分组成，即钢管混凝土框架柱、框架梁和梁柱节点。这三部分各自的力学

性能直接影响和决定着框架的力学性能（王文达，2006[9]）。  
 

核心混凝土断面

1 1
工字钢梁  

环板  
钢管  

 
 
 
 
 
 
 
 

(a) 钢管混凝土柱-钢梁节点立面图  

 
 
 
  
 
 
 

混凝土  

工字钢梁  
钢管

外加强环板  
混凝土  

工字钢梁  
钢管  

外加强环板  

(b) 圆形钢管混凝土柱节点 1-1 截面        (c) 矩形钢管混凝土柱节点 1-1 截面  

图 1.5 钢管混凝土柱-钢梁节点示意图  

 钢管混凝土柱

工字钢梁 

外加强环板 

图 1.6 实际工程中的钢管混凝土柱-钢梁框架（韩林海等，2009[3]）  

图 1.5 给出了钢管混凝土柱和钢梁组成的节点示意图。图 1.6 为韩林海等

（2009） [3]中某工程中采用钢管混凝土柱和钢梁的框架结构。  
节点是结构受力的关键部位，梁和柱的内力通过节点传递，因此节点工作的

安全可靠是保证框架结构正常工作的前提。要研究框架的整体受力性能首先必须
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了解节点的受力性能。同时，研究火灾后钢管混凝土的性能也必须了解其在常温

下和火灾下的力学性能。因此，为了更好的了解火灾后钢管混凝土框架的性能，

本文查阅了相关课题文献，在总结国内现有火灾试验和理论研究的基础上，对常

温下钢管混凝土节点与框架力学性能、温度场、火灾下钢管混凝土结构力学性能、

火灾后钢管混凝土结构力学性能四个方面进行了综述。  

1.3.1 常温下钢管混凝土节点与框架研究 

1.3.1.1 常温下钢管混凝土节点研究 

根据框架梁材料的不同，节点可以分为钢管混凝土柱-钢梁节点和钢管混凝土

柱-钢筋混凝土梁节点，不同的框架梁的材料和构造方式，节点的受力特点和构造

也不同。依据受力特点，钢管混凝土结构的梁柱节点可分为铰接节点、半刚性节

点、刚性节点。刚性节点是我国建筑工程中应用最为广泛的一种节点形式，该类

节点构造要点是：在受力过程中，梁柱轴线的夹角始终保持不变，梁端的弯矩、

轴力和剪力通过合理的构造措施安全可靠地传给钢管混凝土柱身（霍静思，

2005[10]）。根据设计原则和连接处力的传递形式，节点可以分为加强环式节点、

钢筋贯通式节点、锚定板式节点、十字板式节点、钢筋环绕式节点、劲性环梁节

点、单双梁式节点等等多种形式。目前加强环式节点在国内外应用较多，对其常

温下性能也有较深入研究。  
Choi 等（1995a） [11]对有无加强环板、与钢管有无焊接的外加强环板、无焊

接的改进 T 型外加强环板等不同构造措施下的 11 个钢管混凝土柱-钢梁连接节点

进行了单调或反复荷载作用下的力学性能对比研究。Choi 等（1995b） [12]进行了

21 个试件在上述构造措施情况下节点局部抗拉性能的试验研究。结果表明，焊接

外加强环板等类型的节点都有很好的延性、承载能力、刚度，以及饱满的滞回曲

线。  
Shim 等（1995） [13]以加强环板开口尺寸和厚度、节点区是否浇筑混凝土等

为主要参数，进行了钢管混凝土柱和 H 型钢梁节点的静力和滞回性能试验研究。

试验结果表明，所有的节点试件滞回性能稳定，尤其是内加强环板节点具有良好

的刚度和耗能能力；圆形孔开口试件比方形孔开口试件有更高的强度和塑性变形

能力，开口率达到 50%时强度也几乎不会降低。  
Alostaz 和 Schneider（1996） [14]利用三维非线性有限元方法分析了钢管混凝

土柱-钢梁节点在不同构造措施情况下的抗震性能。节点的构造措施类型主要有外

加强环板式节点、简单焊接节点、预埋焊接变形钢筋式节点、内埋铆钉式节点、

穿心腹板加内埋铆钉式节点、穿心钢梁式节点、穿心翼缘板式节点等，并考虑钢

管径厚比、轴压比及梁的弯矩剪力比等参数对节点力学性能的影响。  
Kawaguchi 等（1997）[15]通过对钢管混凝土柱-钢梁连接穿心外加强环板式框

架在轴压力和反复水平荷载作用下的承载能力和变形能力试验研究，表明该类框

架具有很好的抗地震作用能力。  
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Fu 等（1998） [16]对圆钢管混凝土柱和 H 型钢梁内外环加强环板的空间梁柱

节点进行了拟静力试验。试验表明，节点有很好的力学性能，并采用屈服线理论

对梁柱节点的塑性强度及极限强度进行计算分析。  
Oh 等（1998） [17]对冷弯钢管混凝土柱与 H 型钢梁连接节点的滞回性能进行

了试验研究，节点采用 T 形加劲件加穿心弯起钢板来加强其刚度。试验结果表明，

除了 T 形加劲件较小的节点外，其余节点都表现了良好的变形能力，对于中震区，

可以只用穿心弯起板加强以抵抗地震荷载。  
Cheng 等（2000）[18]研究了钢管宽厚比、管内是否灌混凝土以及节点类型（外

环板式和穿心外环板节点）对节点力学性能的影响，试验验证了外环板形式节点

可以很好地传递钢梁内力。  
Chiew 等（2001）[19]进行了 8 个不同构造措施的钢管混凝土柱-钢梁节点在单

调荷载作用下力学性能的试验研究和有限元分析，并以构件几何参数、节点细部

加劲构造等为参数，分析了加强环板、剪切板和钢筋贯通等对刚性节点强度的影

响。结果表明，采用外加强环板和钢筋贯通的构造措施可以将大部分剪力直接传

递给核心混凝土，因此可避免钢管由于受剪力过大而过早地发生局部屈曲。  
张大旭和张素梅（2001）[20]对圆钢管混凝土外加强环节点的动力性能进行了

试验研究，包括强柱弱梁和削弱节点区两类节点，轴压比为 0.4‐0.68。基于试验

结果，张素梅和张大旭（2001） [21]对钢管混凝土梁柱节点梁端荷载-位移滞回曲

线进行了理论分析，建立了节点恢复力模型，按照传统和改进两种分析方法，编

制数值计算程序进行节点荷载-位移滞回曲线分析，理论计算结果与试验数据吻合

良好。  
Kim 等（2002） [22]进行了 6 个较大尺寸钢管混凝土柱-H 型钢梁带 T 形外加

劲件节点滞回性能的试验研究，T 形加劲件由水平和竖向组件焊接而成。试验实

测的滞回曲线饱满，试件有三种破坏形态，即水平组件抗剪破坏、竖向组件受拉

破坏和钢梁屈曲破坏。其中，钢梁屈曲应是合适的破坏模态，因为这种情况可在

梁端形成塑性铰，提高节点变形能力和耗能能力。该类节点的应用还需要做进一

步的研究。  
吕西林等（2002）[23]对带内隔板的方钢管混凝土柱与钢梁连接节点的设计方

法进行了研究。其节点形式是：在方钢管内钢梁翼缘高度处焊内隔板，钢梁翼缘

与钢管壁焊接以传递梁端弯矩；钢梁腹板与方钢管外壁（或预设钢牛腿）用高强

螺栓连接或焊接以传递梁端剪力，即所谓的“栓焊混合连接”节点。利用提出的

计算公式对试验结果进行了验算，发现计算结果具有较好的精度，在此基础上对

此类节点提出了设计构造建议。  
Johansson（2003） [24]应用有限元软件 ABAQUS 对抗剪腹板直接与钢管壁焊

接和腹板穿过钢管两种构造形式的节点进行了理论分析，目的在于研究当应用高

强混凝土时，如何提高荷载传递的要求以保证组合效应的实现。研究结果表明，

计算结果与已有的试验结果吻合较好。随着混凝土强度的提高，直接焊接到钢管
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上的连接方式不能满足节点区荷载传递的要求，而采用腹板穿心式节点，则可以

把荷载有效地传递给核心混凝土。  
陈娟（2004） [25]利用 AYSYS 软件对加强环板钢管混凝土柱节点性能进行了

研究，用 6 个节点试验对有限元模型进行了校核，并在此基础上进行了参数分析。

研究表明，加强环式钢管混凝土柱节点在梁端作用下存在着相对转动。加强环的

形式对节点刚度有一定影响。在所有影响节点刚度的参数中，梁的截面高度影响

最大，而梁腹板厚度几乎没有影响。  
周天华（2004） [26]进行了方钢管混凝土柱-钢梁连接节点的实验研究，六个

节点分为栓焊连接和全对接焊接两组。用 ANSYS 对带内隔板方钢管混凝土柱-钢
梁节点进行建模，模拟分析单调和低周反复加载下节点的受力性能，考察了轴压

比、混凝土强度等因素对节点受力性能的影响。  
吕西林等（2005）[27]介绍了《矩形钢管混凝土结构技术规程 CECS159：2004》

中矩形钢管混凝土柱与钢梁连接节点的设计方法，包括规程推荐的几种梁柱连接

方式、相应节点形式的设计方法以及构造方面的规定。  
王文达等（2006） [28]进行了 8 个方钢管混凝土柱-钢梁外加强环式节点试件

在恒定轴力和水平往复荷载作用下的滞回性能试验研究，考察了钢管混凝土柱轴

压比和环板宽度对节点力学性能的影响。结果表明：柱轴压比对节点的水平承载

力和抗震性能影响较大，随着轴压比的增大，节点的水平极限承载力下降，位移

延性和耗能能力降低；不同环板宽度节点的滞回曲线均为饱满的梭形，强度和刚

度退化不明显。  
陈曦和王湛（2007） [29]利用有限元软件 ANSYS 对加强环式钢管混凝土节点

梁柱连接的刚度进行了有限元分析。通过过对节点域各个参数的分析，确定了影

响梁柱连接刚度的重要因素，并给出了通用的节点梁柱连接刚度 M-θ计算公式。  
王静峰等（2007）[30]对王文达等（2006）[28]中的试验进行了有限元分析。经

分析给出了有限元计算中钢材和混凝土的本构关系模型、钢管及其核心混凝土之

间界面模型等确定方法，并建议了合理的环板宽度设计方法，理论计算结果与试

验结果吻合较好。  
Wang 等（2008）[31]对钢管混凝土柱-钢梁外加强环板节点，在轴向压力和水

平荷载共同作用下进行了试验研究和理论分析，其中包括了 5 个变截面和 3 个基

本节点。研究表明，在相同荷载作用下变截面节点与基本节点相比较，横向水平

荷载和位移曲线并无明显变化，耗能得到明显改善。  
Han 等（2009）[32]描述了循环荷载作用下薄壁钢管混凝土梁柱节点的 8 个试

验，选取了柱的横截面类型和轴压力水平作为试验参数。此外，选取 2 个钢管混

凝土梁柱节点试验已进行对比。每个钢管混凝土梁柱节点构件都由钢管混凝土柱

及柱上方的梁构成，作为建筑的内部节点。对试验结果进行分析，评测了不同的

参数对于梁柱节点性能的影响。结果表明，薄壁钢管混凝土柱显示出了卓越的抗

震性能和良好的适应性，特别适用于地震区使用。  
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聂建国和徐桂银（2009）[33]建立了方钢管混凝土柱节点抗剪受力模型，研究

了方钢管混凝土柱节点的受剪屈服问题。该模型在试验的基础上，将方钢管混凝

土柱节点抗剪受力过程分为协同工作、共同工作、屈服强化和极限变形 4 个阶段，

抗剪受力由钢管腹板和节点核心区混凝土共同承担，其中核心区混凝土又以平面

抗剪和压杆模式分别对抗剪承载力做出贡献。该模型与试验结果吻合良好，可对

方钢管混凝土柱节点的受剪和变形等性能进行分析研究。  
陈庆军等（2010） [34]为了研究柱钢管不全贯通式钢管混凝土柱-梁节点的偏

压性能，探讨了偏压试验中的节点试件的破坏形态、极限承载力及变形能力等情

况，并采用有限元软件进行参数分析。试验及分析结果表明，节点具有较好的延

性，节点方案是可行的。有限元分析可较好地模拟偏压试件的变形及极限承载力、

裂缝开展及钢筋应变分布规律。  

1.3.1.2 常温下钢管混凝土框架研究 

在钢管混凝土结构中，钢管混凝土柱与钢梁（或钢筋混凝土框架梁、钢-混凝

土组合梁等）组成的框架结构是最常用的结构形式之一。以往对钢管混凝土的研

究主要集中在构件上，成果也基本反映在相关的设计规程中，对框架体系整体性

能的研究并不多。作为框架中的结构中的框架柱，其受力要受到体系中其他构件

的约束和影响，因此十分有必要对结构体系进行试验研究和理论分析，以便合理

地了解钢管混凝土结构在结构体系中的力学性能。  
Matsui（1985） [35]介绍了由宽翼缘钢梁和方钢管混凝土柱组成的单层框架的

拟静力试验结果，试验中改变柱的宽厚比参数、节点的加强环类型以及加载历史。

试验得出的滞回曲线饱满，没有明显的刚度退化现象。同时，由于钢管混凝土柱

内部混凝土的支撑作用延缓了钢管的屈服，该试验得出钢管混凝土柱的外钢管的

宽厚比限值可以放大到空钢管的 1.5 倍。  
Hajjar 和 Molodan（1998）[36]、Hajjar 和 Schiller（1998）[37]分别提出了两种

用于分析方钢管混凝土结构滞回性能的理论模型，一种是考虑材料几何和物理非

线性的纤维模型法，用非线性滑移面模型模拟钢管和混凝土之间的滑移，计算时

将钢管混凝土截面划分成若干网格，利用网格形心处纤维的应力-应变关系计算整

个构件的动力反应；另一种是采用三维力空间的边界面模型来模拟钢与混凝土的

几何及物理非线性，给出了相应的钢材和混凝土在往复荷载下的应力-应变关系，

进而分析钢管混凝土构件的滞回特性，计算结果得到试验结果的验证。  
张文福（2000） [38]介绍了四榀圆钢管混凝土柱-钢梁组成的单层跨框架的低

周反复荷载试验，采用外加强环板的刚性节点构造。结果表明，圆钢管混凝土框

架滞回曲线的稳定性好，没有明显的刚度退化，说明此类结构体系具有良好的抗

震性能。并提出了适合循环加载条件的核心混凝土本构关系模型，该模型考虑了

三向应力及裂面接触效应，采用切线刚度矩阵方法对钢管混凝土构件进行了全过

程分析，根据非线性有限元基本理论，基于 AUL 表述，提出了适合钢管混凝土

框架的梁-柱单元列式，进行了单层钢管混凝土框架荷载-位移全过程分析。  
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

宗周红等（2002）[39]通过对一榀由钢管混凝土柱和组合楼盖经由半刚性连接

构成的组合框架 1：3 比例模型的拟静力、拟动力试验和弹塑性地震反应分析，研

究了此类结构在地震作用下的动力响应，恢复力特性和耗能性能。其中输入的地

震波先采用 EI-Centrol 波，后采用 Kobe 波，模拟结构经历不同的地震作用试验测

试结果显示：累积损伤导致结构底层刚度的较大弱化，结构基频下降；钢管混凝

土柱屈服，角区混凝土开裂，结构呈现较好的变形延性。试验表明了，钢-混凝土

组合框架结构具有良好的抗震性能。  
王来等（2003） [40]通过对两跨三层方钢管混凝土柱-钢梁平面框架结构模型

在顶层柱顶承受恒定竖向荷载和顶层梁端承受水平低周往复荷载下的抗震性能试

验研究。试验结果和理论分析表明：方钢管混凝土框架结构水平承载能力较高，

在低周往复荷载作用下的变形能力较强，其抗震性能明显优于钢筋混凝土结构。  
周栋梁等（2004） [41]采用钢筋混凝土环梁连接的两层两跨钢筋混凝土梁-钢

管混凝土柱框架进行了拟动力试验和静力试验。为了研究环梁在地震作用下的破

坏形态，大部分节点设计成“弱环梁、强框架梁”，少量节点设计成“强环梁、弱

框架梁”。试验发现，小震作用下框架基本处于弹性状态，层间位移角小于 1/1500，
刚度降低很少；中震作用下，钢筋混凝土环梁和框架梁有微裂缝，结构刚度降低

约 30%；大震作用时，框架梁和环梁的钢筋屈服，层间位移角仍小于 1/100，在

单调递增的水平力作用下，层间位移角达到 1/34，部分环梁和框架梁破坏，但框

架整体的承载力仍未下降，能够实现“强柱弱梁”和实现塑性铰形成于框架梁端

的“强连接、弱构件”的抗震设计要求。破坏形态与框架梁尺寸、环梁尺寸、环

梁箍筋以及环筋与框架梁纵筋的相对配筋量有关。试验结果表明，采用钢筋混凝

土环梁连接的钢筋混凝土梁-钢梁混凝土柱框架具有良好的抗震性能。  
卢明奇（2005）[42]建立了钢管混凝土框架的三维非线性有限元分析模型，通

过与在低周反复荷载作用下的方钢管混凝土框架结构试验所得的滞回曲线进行对

比，可见该模型的计算结果较为精确，可以应用于框架的结构分析中。利用此模

型对在低周反复荷载作用下的柱轴压比不同的钢管混凝土框架结构进行有限元分

析，对比研究了其滞回曲线和位移延性系数，得出了随着框架柱轴压比的增大，

框架延性降低的结论。  
周栋梁等（2005）[43]通过有限元分析研究了环梁连接的转角刚度和环梁区域

框架梁等效宽度及其影响因素，结果表明环梁宽度和框架梁宽度对转角刚度和等

效宽度影响较大。框架内力、位移计算以及两层两跨框架结构的静力试验和拟动

力试验表明，环梁连接的钢管混凝土柱-RC 梁框架可以采用梁柱直接刚性连接的

模型进行弹性分析。  
许成祥和徐礼华（2006）[44]基于低周反复荷载作用下钢管混凝土框架结构抗

震性能的模型试验，对钢管混凝土框架结构的柱脚延性进行研究。结果表明，钢

管混凝土框架结构在低周水平反复荷载作用下，柱脚处钢管的环向应变屈服是框

架柱塑性铰形成的判别标准；柱脚延性系数要大于整体框架的延性系数。  
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邓志恒等（2006）[45]通过 5 个框架节点的试验，研究节点的破坏形态、延性、

滞回特性及抗剪切性能。试验结果表明，所提出的钢管混凝土核心柱预应力梁框

架节点设计方法是可靠的，该节点形式具有很好的延性和耗能能力，由于柱为钢

管混凝土核心柱，大大提高了节点核心区的抗剪承载力。  
王文达（2006） [9]进行了 4 组 12 榀圆形及方形截面钢管混凝土柱-钢梁平面

框架在恒定轴力和水平往复荷载下的试验研究，主要研究了该类框架的力学性能

和破坏规律。试验结果表明，钢管混凝土框架具有良好的抗震耗能能力。同时采

用了 ABAQUS 有限元软件，进行了荷载-位移全过程分析，理论计算与试验结果

总体上吻合良好。此基础上分析了框架的工作机理，明晰了钢管混凝土框架的破

坏模式及受力全过程中构件截面上应力分布等微观机理。还进行了参数分析得到

各参数对框架力学性能的影响规律。在简化二阶分析的基础上提出了钢管混凝土

框架荷载-位移实用恢复力模型和位移延性系数的简化计算方法。  
许成祥和彭少民（2007） [46]基于一榀两跨三层钢管混凝土柱-钢梁框架结构

模型的抗震性能试验，建立了反复荷载作用下的刚度退化规律。选用合理的本构

模型，考虑钢与混凝土的粘结滑移作用以及节点加强等因素的影响，应用钢管混

凝土分离模量理论，对钢管混凝土框架在反复荷载作用下的抗震性能进行了非线

性有限元分析。并讨论了套箍系数对框架结构抗震性能的影响。  
孙修礼等（2007）[47]以钢管混凝土统一理论为基础，从截面层次的恢复力模

型出发，钢管混凝土柱构件选用三线型弯矩-曲率滞回模型；钢梁采用双线型弯矩

-转角滞回模型；钢筋混凝土梁选用三线型弯矩-转角滞回模型。使用非线性分析

程序 DARC 分析钢梁-钢管混凝土柱和钢筋混凝土梁-钢管混凝土柱两类框架结构

的骨架曲线，程序结果得到了试验结果验证。并进一步研究了轴压比、含钢率、

混凝土强度和钢材强度等对结构骨架曲线的影响。  
杜国锋等（2007）[48]利用有限元软件进行数值模拟，编制了 APDL 参数化语

言设计程序，输入 El-Centrol 地震波和天津地震波，对 8 层钢管混凝土柱-H 钢梁

框架结构进行了地震反应数值分析。将两种地震波作用下结构加速度和位移反应

结果与试验结果对比，符合较好。  
王文达和韩林海（2008）[49]在考虑材料非线性和几何非线性的基础上进行了

钢管混凝土柱-钢梁平面框架结构力学性能的非线性有限元分析。分析表明，基于

非线性纤维梁-柱单元理论的分析方法可以反映钢管混凝土框架在受力过程中构

件屈服和塑性分别沿截面和杆长两个方向扩展的分布塑性特征，并考虑初始缺陷

和残余应力等，因此可较好地反映钢管混凝土框架的力学性能。并在此基础上进

行了参数分析，为有关研究和工程应用提供参考。  
杜国锋等（2008）[50]利用单输入单输出（SISO）模态试验方法和数值模拟方

法，对一榀钢管混凝土柱-H 钢梁框架结构模型的动力特性进行测试分析，结果表

明，用两种方法得到结构的频率和振型符合较好。前者适用于钢管混凝框架结构

模型的动力特性分析，得到的阻尼比参数能为后者提供参考；后者得到的振型、
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频率等动力特性参数能为结构抗震设计提供依据，在一定程度上又可以代替前者。 
王文达和韩林海（2009a）[51]为快速得到钢管混凝土柱-钢梁框架的荷载-位移

曲线，提出了一种简化二阶弹塑性分析方法。通过建立基于塑性铰理论的梁柱单

元方程，采用变刚度法进行了钢管混凝土框架的二阶弹塑性分析。简化计算结果

与有关试验结果及非线性有限元计算结果总体上吻合较好，在此基础上，给出了

单层钢管混凝土框架的荷载-位移曲线的实用计算方法。  
王文达和韩林海（2009b） [52]为研究钢管混凝土框架抗震性能，进行了钢管

混凝土柱-钢梁平面框架往复加载时荷载-位移滞回关系的计算。考虑了材料和几

何非线性，基于非线性纤维梁-柱单元理论，在 OpenSees 求解平台上，建立了数

值计算模型，核心混凝土的应力-应变关系考虑了钢管约束效应。结果表明，在一

定范围内理论计算结果与试验结果吻合较好。  
田淑明等（2010）[53]为评估结构在大震下的抗震性能，探讨了当前设计方法

与抗震性能目标间的对应关系，利用 CANNY09 对某钢管混凝土框架-混凝土核心

筒混合超高层结构进行了整体弹塑性分析，并对结果进行校核。结果表明，目前

所采用的中震或大震设计方法能有效增加结构的抗震可靠性，但尚存在不同类别

构件设计结果与设防目标不协调的问题，主要包括弹性阶段位移指标的选取等原

因，文中对这些原因进行了讨论并给出了处理建议，为相关设计提供参考。  
综上所述，对常温下钢管混凝土节点和框架的研究相对较早，已有大量国内

外学者在常温下钢管混凝土构件研究的基础上对节点和框架在常温下的静力性能

和滞回性能等方面都开展了不同程度的研究工作，并取得了越来越深入的成果，

这些都为进行本文火灾后钢管混凝土框架力学性能研究提供了良好的条件和基

础。  

1.3.2 温度场研究 

要想了解火灾下和火灾后钢管混凝土框架的性能，必须确定高温下钢管混凝

土构件截面的温度分布。国内外已有众多研究者对钢、混凝土及组合结构的热传

导问题进行了研究，对钢管混凝土结构和钢筋混凝土结构的温度场也进行了专门

的研究。下面针对当前一些国内外钢管混凝土和钢筋混凝土结构的温度场研究进

行一下简要叙述。  
Lie 和 Chabot（1990） [54]研究了 5 根不同直径不同壁厚的圆钢管混凝土柱的

耐火试验，并得到了 5 根裸钢管混凝土柱在 CAN4-S101 曲线升温作用下的温度场

分布。  
Lie（1994） [55]研究了内配钢筋的圆形钢管混凝土柱在 CAN4-S101 升温曲线

作用下的温度场分布和耐火极限，并给出了高温下的钢材和混凝土的热工参数和

高温力学模型，并运用试验验证，以期数值模拟能有效代替昂贵的火灾试验。  
时旭东和过镇海（1996）[56]采用时间空间的递推的方法编制了二维钢筋混凝

土构件截面温度场的计算程序，得到试验数据验证。  
Iding 等（1997） [57]和 Becker（2002） [58]等对火灾下钢筋混凝土构件截面的
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温度场分布进行了计算，同时编制了瞬态温度场分析程序 FTRE-T3。  
徐蕾和韩林海（1999）[59]采用有限元法，分别计算了方形截面钢管混凝土柱

以及钢管高强混凝土柱在高温下的温度场，计算结果与试验结果吻合良好，并考

虑了不同防火保护层厚度和钢管尺寸对温度场的影响。  
齐晗兵（2003）[60]采用有限差分法计算了高温（火灾）作用下的各种截面（圆

形截面、方形截面、矩形截面等）钢管混凝土处于各种边界条件（单面受火、双

面受火、三面受火、四面受火）下的温度场。通过对计算结果与标准火灾试验测

试数据进行比较，对钢管混凝土的物理模型及数学模型进行了修正。  
李刚等（2004）[61]通过模拟真实火灾环境，对 4 榀无粘结预应力混凝土框架

进行了火灾试验，测出了在火环境下结构的温度场分布情况，并使用计算机自编

模拟温度场，得到试验结果有效验证。  
余志武等（2004）[62]采用傅里叶变换法，推导出火灾下钢筋混凝土的板内温

度场的计算公式，并编制了计算程序。  
温海林等（2005）[63]合理地确定了火灾情况下钢管混凝土柱受火模型，运用

ANSYS 有限元软件，采用增大混凝土比热的办法考虑温度滞后现象，较准确计算

了四面均匀受火下钢管混凝土柱的温度场。  
余志武等（2006）[64]编制了截面温度场非线性有限差分程序，通过算例分析

验证程序的正确性，并对保护层钢筋混凝土梁的温度场分析。结果表明，保护层

能有效提高钢筋混凝土梁的耐火极限。  
郑永乾等（2007） [65]进行了火灾下钢-混凝土组合节点的温度场实验，并利

用有限元分析软件 ANSYS 对温度场进行分析，获得了节点温度场的分布规律，

计算结果与试验结果吻合良好。  
王卫华和陶忠（2007） [66]采用 ABAQUS 有限元软件建立了带楼板单层单跨

钢管混凝土平面框架温度场有限元模型，并得到已有钢筋混凝土、钢管混凝土温

度场试验结果的有效验证。并在此基础上，分析了 ISO-834 标准火灾作用下钢管

混凝土柱和钢筋混凝土楼板的温度场分布。  
江莹和韩林海（2009） [67]建立了包括升温和降温段的火灾下钢管混凝土柱-

钢梁或钢筋混凝土梁连接节点温度场的有限元计算模型。分析结果表明，模拟结

果与现有试验结果吻合较好。  
傅传国等（2009）[68]分析了钢筋混凝土框架节点在 ISO-834 标准升温曲线下

的温度场分布，探讨了使用 ABAQUS 软件进行钢筋混凝土框架梁节点组合件温

度场分析的方法、参数取值以及精度等问题，分析结果得到试验结果有效验证。

同时还分析了框架节点在三面受火与四面受火情形下的温度场分布特点，比较两

种情况下的温度场分布规律。  
王卫华和陶忠（2009a） [69]进行了四榀单层单跨的圆形钢管混凝土柱-钢筋混

凝土梁带楼板组合框架在火灾下的温度场试验，研究了组合框架中的钢管混凝土

柱和钢筋混凝土梁温度场分布的特点，并对比不同防火涂料厚度、不同梁高等情
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

况下的温度-受火时间关系曲线。结果表明，有限元方法计算的组合框架温度场与

试验结果吻合较好。王卫华和陶忠（2009b）[70]基于 ABAQUS 模拟软件，建立圆

形截面核心混凝土柱的有限元模型并进行其耐火极限的计算，模型计算结果得到

了国内外相关试验的有效验证，并对火灾下轴向变形-受火时间的全过程进行了分

析。  
综上所述，国内外已有较多学者采用各种方式对钢、混凝土或者钢与混凝土

组合结构的温度场进行计算，尤其是通用有限元软件能更好的模拟实际情况建模，

计算也比较容易实现，并得到较多学者研究的有效验证。为本文火灾温度场的模

拟提供了条件和基础。  

1.3.3 火灾下钢管混凝土结构研究 

随着实际应用中的不断增加，钢管混凝土面临着经历长期高温作用或者突发

火灾事故后承载力降低、结构安全性降低等问题。高温下，钢管混凝土的组成材

料本身热工性能和力学性能发生劣化，构件截面也会产生不均匀温度场引起温度

应力，使其整体受力性能与常温下性能有较大差别。为明析钢管混凝土火灾下的

性能，越来越多的学者开始研究钢管混凝土的耐火性能。目前，对钢管混凝土构

件的耐火性能的研究比较多，对钢管混凝土框架节点火灾下性能研究比较少。  
Klingsch（1985[71]，1991[72]）报道了近百个钢管配筋混凝土和钢筋劲性混凝

土柱（核心混凝土内配置型钢）耐火极限的试验报告。并采用有限元法计算了截

面的温度场分布，在此基础上用纤维模型法计算了构件的耐火极限。  
British Steel Tubes and Pipes（1990）[73]进行了大量的方形、矩形和圆形截面

钢管混凝土构件耐火试验研究，并基于试验结果提出了构件耐火极限和防火保护

设计方法。  
Lie 和 Chabot（1990） [54]、Lie（1994） [55]报道了 5 个圆钢管混凝土柱和 2

个在核心混凝土中配置钢筋的圆钢管混凝土柱的耐火极限的试验结果，并采用有

限差分法计算了钢管混凝土柱横截面的温度场。利用纤维模型法计算了钢管混凝

土柱的耐火极限和火灾下构件的轴向变形曲线，理论计算结果得到试验结果验证。 
Hass（1991） [74]报道了 35 个圆形和 8 个方形截面钢管混凝土柱耐火极限的

试验结果。主要考察了截面类型（圆形与方形）、核心中配置钢筋与否以及荷载施

加方式（轴心受压和偏心受压）等因素。  
Lie 和 Chabot（1992）[75]报道了 38 个圆形和 6 个方形截面钢管混凝土柱耐火

极限的试验结果。试件两端固接或两端铰接，骨料有钙质和硅质两种。结果表明，

混凝土骨料类型对钢管混凝土耐火极限有一定的影响，钙质混凝土构件耐火极限

的实测结果离散性较小，而硅质混凝土构件耐火极限的结果离散性相对较大。  
Lie 和 Stringer（1994）[76]采用与 Lie 和 Chabot（1990）[54]相同的数值模型对

Lie 和 Chabot（1992） [75]的方、圆钢管混凝土柱耐火极限试验结果进行分析，结

果表明混凝土骨料类型对钢管混凝土柱耐火极限有较大影响，钙质混凝土构件的

耐火极限要高于硅质混凝土构件耐火极限。在系统分析荷载比、截面尺寸、构件
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长度、混凝土强度、骨料类型等重要参数对钢管混凝土耐火极限影响规律的基础

上，提出了圆钢管混凝土和方钢管混凝土耐火极限简化计算公式。  
Sakumoto 等（1994）[77]进行了带防火保护层钢管混凝土柱耐火极限试验研究，

构件钢管采用了耐火钢和普通钢两种。结果表明，钢管采用耐火钢或钢管外壁涂

有防火保护层都可以使钢管混凝土柱的耐火极限有不同程度的提高。  
Kodur 和 Lie（1996） [78]报道了 2 个内填钢纤维混凝土的圆钢管混凝土柱耐

火极限试验结果。Kodur 和 Sultan（2000） [79]报道了 4 个圆形和 2 个方形截面钢

管高强混凝土柱耐火极限的试验结果。试验主要考察混凝土强度和核心混凝土类

型。结果表明，在其它条件相同的情况下，钢管高强混凝土柱的耐火极限要低于

普通钢管混凝土柱的耐火极限，在核心混凝土中配置钢筋或钢纤维可以有效地提

高钢管混凝土柱的耐火极限。  
Kodur（1999） [80]提供了一种可计算圆钢管混凝土和方钢管混凝土柱耐火极

限的简化公式。该公式中考虑了火灾作用下作用在构件上荷载的大小、混凝土骨

料类型、构件有效计算长度、截面尺寸和混凝土强度等影响。简化计算公式得到

试验结果的有效验证。  
Kim 等（2000）[81]报道了 10 个圆形和 10 个方形截面钢管混凝土柱耐火极限

试验结果。结果表明，在其它条件相同的情况下，混凝土强度越高，构件的耐火

极限越低；构件的截面尺寸越大，耐火极限越高。并采用有限元软件 ANSYS 对

火灾下钢管混凝土柱的力学性能进行了分析，计算结果得到试验验证。  
韩林海和徐蕾（2000）[82]进行了三个带保护层的方钢管混凝土柱在标准火灾

下的耐火极限试验研究。研究表明，火灾下方钢管混凝土柱的性能与圆钢管混凝

土的类似，有较好的耐火性能。对钢结构防火保护层的确定方法用于方钢管混凝

土保护层的确定总体上偏保守。  
Zha（2003） [83]运用有限元分析了火灾下圆钢管混凝土柱截面温度场分布和

耐火极限。研究结果表明，在其它条件相同的情况下，增加截面尺寸或在核心混

凝土里配置钢筋可以提高钢管混凝土柱的耐火极限。  
Renaud 等（2003）[84]提出了一种用于分析火灾下钢管混凝土力学性能的理论

模型，该模型考虑了火灾下构件的几何非线性和材料的非线性行为，并模拟了钢

管与核心混凝土之间的粘结滑移。计算结果得到试验结果的有效验证。  
侯景军和陈明祥（2004） [85]运用有限元软件 ABAQUS 建立方钢管混凝土柱

三维有限元模型，采用热-力耦合的方法进行轴心受压柱耐火极限的非线性分析，

并对影响方钢管混凝土轴心受压柱耐火极限的各因素进行了参数分析。  
CIDECT（2004）[86]指出了 Eurocode4 中钢管混凝土柱抗火设计方法的不足，

采用 Renaud 等（2003）[84]报道的有限元计算模型，并对 33 个裸钢管混凝土柱耐

火极限试验结果进行了计算，理论计算结果和试验结果吻合较好。在参数分析的

基础上，该报告提出了轴心受压和偏心受压钢管混凝土柱抗火承载力的简化计算

方法。CIDECT（2004）还给出了钢管混凝土柱截面温度场的数值计算结果和实
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

用计算表格，并且计算时考虑了钢管与混凝土之间的接触热阻。  
徐蕾和姚熊亮（2006） [87]对方钢管混凝土的耐火极限影响因素进行了分析。

在标准升温曲线升温作用下，截面尺寸、构件长细比、截面配筋率和钢筋强度对

构件耐火极限影响较大，其中，配筋率的影响远大于其余因素。  
近年来，韩林海课题组对在钢管中灌素混凝土的钢管混凝土柱耐火性能也进

行了大量理论与试验研究，并已取得一系列研究成果，如：韩林海（1997） [88]，

Han（2001）[89]，Han 等（2003）[90]，韩林海和杨有福（2004）[91]等。在对钢管

混凝土构件截面温度场计算，合理地确定组成钢管混凝土的钢材及其核心混凝土

热-力学性能，并合理地考虑钢管和核心混凝土间相互作用的基础上，先后对圆形

截面和方、矩形截面钢管混凝土柱在 ISO-834 标准升温曲线下的力学性能进行了

试验与理论研究，分析了材料强度、构件截面含钢率、截面尺寸、长细比及荷载

偏心距等参数对构件耐火极限的影响。目前已完成全部耐火试验与理论分析工作，

获得了耐火极限和防火保护层厚度的适用计算方法。  
丁发兴等（2007）[92]对已有火灾下钢管混凝土柱的试验资料进行双重非线性

有限元分析并考察钢管混凝土柱初始缺陷对其抗火性能的影响。分析结果表明，

火灾下钢管混凝土柱的轴向变形-火灾时间曲线的计算结果基本上反映钢管混凝

土柱的变形特性，而计算的耐火极限基本上是试验结果的上限；同时随着火灾下

钢管混凝土柱初始缺陷的增大，相同火灾时间下，跨中侧向挠度变形逐渐增大，

耐火极限逐渐降低，而对轴向变形影响相对较小。  
Yang 和 Han（2008）[93]研究了中空夹层钢管混凝土构件的耐火性能和抗火计

算方法，计算了其截面温度场的分布规律，在此基础上分析了典型参数对中空夹

层钢管混凝土的内、外钢管温度-时间关系曲线的影响规律。基于参数分析结果，

给出了不同耐火极限情况下防火保护层的实用计算方法。  
王卫华和陶忠（2009b）[70]基于 ABAQUS 模拟软件，建立圆形截面核心混凝

土柱的有限元模型并进行其耐火极限的计算，模型计算结果得到了国内外相关试

验的有效验证。并对火灾下轴向变形-受火时间的全过程进行了分析。  
杨有福（2009）[94]基于数值方法对火灾下方形耐火钢管混凝土柱的温度场和

耐火极限进行了模拟，得到试验结果有效验证。然后利用数值方法计算分析了截

面边长、截面含钢率等几个参数对方形耐火钢管混凝土柱耐火极限的影响规律，

以及对火灾下构件承载力系数比值的影响。  
综上所述，高温下钢管混凝土结构的力学性能研究存在以下问题（王卫华，

2009[5]）：  
（1）结构整体的研究成果偏少。而建筑结构通常为高次超静定结构，当某些

构件发生了严重破坏，构件所承受的荷载将通过内力重分布逐渐转移给其他构件，

使结构整体不至于立刻倒塌。因此，构件耐火性能与结构整体耐火性能差别较大，

同时在火灾下，结构未受火的部分也可能由于温度应力或者内力重分布而可能出

现安全性降低问题。  
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硕士学位论文 

（2）研究成果还主要停留在定性阶段，定量的研究成果相对较少。主要通过

试验或数值计算探讨有关因素对构件和结构火灾行为及灾后定性的影响趋势，而

总结出使用的简化计算公式或定量图表，结果有待进一步深入和加强。  

1.3.4 火灾后钢管混凝土结构研究现状 

对高温后钢管混凝土力学性能的研究大致有两类：一类是对恒高温后钢管混

凝土力学性能的研究，另一类是对标准火灾后钢管混凝土力学性能的研究。前者

容易操作，可以通过这类研究了解温度对钢管混凝土的影响，但不能反映实际火

灾中的情况。后者更贴近实际，能较好地反映钢管混凝土在高温作用后性能改变

的实际情况。  

1.3.4.1 恒高温后钢管混凝土构件 

杨华（2000） [95]和 Han 等（2002a） [96]通过对钢管混凝土试件在恒高温作用

后荷载-变形关系全过程的分析，并确定了适合恒高温作用后钢管混凝土的钢材和

核心混凝土的应力-应变关系。  
余志武等（2003） [97]进行了 48 根恒高温后钢管高性能混凝土短柱的试验研

究，探讨了火灾温度、恒温持续时间、含钢率等因素对高温后钢管高性能混凝土

短柱极限强度、峰值应变等的影响。试验结果表明，随着火灾温度的升高和恒温

时间的增加，高温后钢管混凝土短柱极限承载力整体上呈降低趋势，且温度高于

500℃后，其下降速度更快，而在其它条件相同时，高温后钢管高性能混凝土短柱

的极限承载力随含钢率的增加略有提高。  
赵文艳等（2003） [98]给出了恒高温后方钢管混凝土压弯构件荷载-变形关系

曲线的数值计算方法。分析表明，高温作用后钢管混凝土结构承载力有所降低。  
栾波（2003） [99]报道了 20 个圆钢管混凝土短柱在恒高温作用后承载力的试

验结果。结果表明，钢管混凝土在恒高温作用后，其轴压承载力发生了明显的下

降变化。文中还对恒高温（600℃）作用后的方钢管混凝土短柱进行加固，加固方

法为直接在钢管外壁包裹 FRP，结果表明，加固后试件极限荷载提高幅度不大，

但对应峰值应变有相当程度的提高，延性有较大增强。  
姜绍飞等（2004）[100]进行了 15 个恒高温作用后方钢管混凝土双向偏压构件

的力学性能的试验研究，并对影响构件残余力学性能的因素进行了分析。结果表

明，高温后方钢管混凝土双向偏压构件仍有较高承载力和较好的延性。影响承载

力的主要因素是温度。  
李明（2005）[101]进行了 16 个恒高温作用后方钢管混凝土柱的双向偏压力学

性能的试验研究。结果表明，当温度低于 400℃时，其力学性能几乎没有受到损

伤或损伤很小，随后损伤逐渐加重。对于方钢管混凝土双向偏压试件，其剩余承

载力不受荷载偏心角的影响。  
丁发兴和余志武（2006） [102]确定了恒高温后混凝土与钢材的力学性能指标

以及应力-应变关系，建立了恒高温后圆钢管混凝土的轴压计算模型，提出其组合
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弹性模量理论计算公式和组合应力-应变关系曲线的理论表达式，并对恒高温后钢

管混凝土轴压短柱受力性能进行了弹塑性全过程分析，计算结果与试验结果吻合

良好。  
近年来，课题组对火灾后钢管混凝土构件的力学性能进行了大量的试验研究

和理论分析，韩林海（2007）[1]通过对 49 个钢管混凝土短试件在恒高温作用后荷

载-变形全过程分析，确定了适合恒高温作用后钢管混凝土的钢材和核心混凝土应

力-应变关系模型，并发现约束效应系数和温度是影响高温后钢管混凝土核心混凝

土应力-应变关系曲线特性的主要因素。  

1.3.4.2 标准火灾后钢管混凝土构件 

韩林海课题组多年来经过研究进行了不同截面钢管混凝土柱火灾后剩余承载

力试验研究，并对可能影响钢管混凝土火灾后剩余承载力的因素进行了分析，取

得了一系列研究成果，如：韩林海等（2001）[103]，Han 等（2002b）[104]，Han 和

Huo（2003）[105]等。结果表明，火灾后钢管混凝土构件的破坏形态与常温下的情

况类似，但承载力降低、变形增大，刚度也有所降低。防火涂料的隔热作用减小

了构件承载力损失。影响火灾后钢管混凝土剩余承载力的主要因素有：火灾持续

时间、构件截面尺寸、构件长细比以及防火保护层厚度。  
王娜（2003） [106]采用数值方法给出了受火后钢管混凝土抗弯刚度的简化计

算公式，以及裸钢管混凝土和带保护层钢管混凝土高温后极限承载力的影响系数。

另外，文中利用时程分析法对火灾前后多层钢管混凝土框架的弹塑性地震反应进

行了计算。  
Han 和 Lin（2004）[107]进行了钢管混凝土柱在 ISO-834 标准升温曲线火灾作

用后的滞回性能试验。试验结果表明，钢管混凝土柱火灾后仍有较高的耗能能力

和良好的延性，圆钢管混凝土比方钢管混凝土有更好的耗能能力。  
林晓康和韩林海（2006）[108]采用数值计算方法，对 ISO-834 标准火灾作用后

方钢管混凝土压弯构件荷载-位移滞回关系曲线进行理论分析，计算结果与试验结

果吻合较好，并比较各规程在进行火灾后方钢管混凝土压弯构件往复荷载作用下

极限承载力计算时的差异。在此基础上 ,对该类构件荷载-位移关系骨架曲线进行

了参数分析，选用的参数包括含钢率、钢材屈服极限、混凝土抗压强度、轴压比、

长细比、受火时间。  
霍静思和韩林海（2006a） [109]在数值计算结果的基础上，对火灾作用后钢管

混凝土轴压强度承载力和抗弯承载力指标问题进行讨论，给出其简化公式，计算

结果得到试验结果验证，并通过分析火灾后荷载-变形全过程关系各阶段的力学指

标，提出了火灾后轴压σ-ε关系和纯弯 M-φ关系全过程曲线的实用计算方法。该简

化计算结果也得到试验的有效验证。  
韩林海（2007） [1]和 Yang 等（2007） [110]提出数值方法并编制了计算程序

NFEACFST，对包括升降温段的火灾全过程下钢管混凝土构件受力性能进行了分

析。  
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姜绍飞等（2008） [111]设计了双向压弯构件试验加载和量测装置，对 14 根高

温后矩形钢管混凝土双向压弯构件的残余力学性能进行了试验测试，并对温度、

长细比、加载偏心角度、截面高宽比和套箍系数等参数进行了研究。研究表明，

温度、长细比、加载偏心角度、套箍系数、截面高宽比是影响高温后矩形钢管混

凝土双向偏压构件承载力及延性的主要因素，高温后该类构件仍有较高承载力，

具有较好的延性。  
朱磊等（2010）[112]定义了空心钢管混凝土受火后轴压承载力与常温承载力比

值 K，通过对 K 的研究，分析 K 的规律，利用有限元软件建立模型对规律验证，

结合常温轴压承载力公式，为相关设计提供依据。  

1.3.4.3 标准火灾后钢管混凝土连接节点 

霍静思（2005） [10]进行了 14 个钢管混凝土结构节点的火灾后力学性能试验

研究，试验主要以受火时间、轴压比和梁柱线刚度比为参数。结果表明，随着柱

轴压比的增大，节点的刚度、延性和耗能能力都有所降低；随着受火时间的延长，

节点变形能力增强，节点延性和耗能能力有所增大；随着梁-柱线刚度比的提高，

延性和耗能都有所提高。文中还提出了可以进行火灾后钢管混凝土结构节点荷载-
位移全过程分析的非线性有限元模型，得到试验的有效验证。  

霍静思和韩林海（2006b）[113]进行了外加强环板型钢管混凝土柱-钢梁节点在

恒定轴压力和水平往复荷载作用下的滞回性能试验研究，考察了试验参数对该类

节点延性和耗能指标的影响规律。并对该类节点火灾后的节点刚性和节点域剪切

变形性能进行了分析。试验结果表明，试验参数范围内的该类节点时间都具有良

好的抗震性能，火灾后仍可视为刚性节点，并且可以不计节点域剪切变形对结构

变形的影响。  
综上所述，高温后钢管混凝土结构研究特点与高温下的钢管混凝土结构研究

特点类似，对静力性能和动力性能已经大量的理论和试验研究，并取得了有价值

的研究成果，但大部分都是针对构件，对于火灾后整体性能研究报道偏少，尤其

是迄今也尚未见到有关钢管混凝土结构框架火灾后力学性能研究方面的报道。这

也正是本文研究的创新点所在。  

1.4研究方法和研究内容  

钢管混凝土已经在工程中得到了广泛的应用。为了更好地认识该类建筑结构

中梁-柱框架在火灾下的力学性能，促进钢管混凝土更好的应用和发展，进行火灾

后钢管混凝土力学性能分析，是进行有关结构体系性能化抗火设计的重要前提和

基础。  
通过相关课题的研究现状，可以看出，与常温和高温下钢管混凝土基本构件、

节点及框架性能的研究进展相比，对火灾后的性能研究仍有待深入。以往研究者

只对火灾后的钢管混凝土单个构件或节点进行了研究，而火灾后温度对框架整体
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性能的影响与单个构件或节点有所不同，且迄今尚未见到火灾后钢管混凝土框架

的研究报道，因此，需要对火灾后梁柱框架进行研究，进行必要的分析和探讨。  
本文在阅读大量相关文献的基础上，针对本文研究目标，借鉴部分研究者的

研究方法，利用了相关的一些研究成果，对本课题进行了研究探讨。  
基于上述分析，本文拟采用有限元软件 ABAQUS 对火灾后钢管混凝土柱-钢

梁钢筋混凝土板组合框架力学性能展开分析，具体将进行以下几个方面的研究内

容：  
（1）选择合适的热工模型，建立钢管混凝土柱-钢梁框架温度场有限元分析

模型，并进行算例分析，验证模型有效性。简要分析钢管混凝土框架在不同时刻

的温度场分布情况。  
（2）选取合理的材料本构关系、单元模型和求解方法，考虑钢管与混凝土之

间的约束效应以及接触面模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能有限

元分析模型，并模拟已有试验数据，与试验结果对比以验证模型有效性。简要分

析火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能。  
（3）利用上述有限元模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁钢筋混凝土楼板

组合框架典型算例，并对影响火灾后组合框架荷载-位移关系的主要因素，如：钢

管钢材强度、核心混凝土强度、柱截面含钢率、柱的长细比、柱轴压比、防火保

护层厚度、梁柱线刚度比、梁柱强度比等参数进行分析，在此基础上提出火灾后

钢管混凝土组合框架荷载-位移骨架曲线简化模型。  

 

©版
权
所
有
，
仅
供
参
考
 

兰
州
理
工
大
学
土
木
学
院
组
合
结
构
课
题
组
 

20
10



硕士学位论文 

第 2 章  钢管混凝土柱-钢梁框架温度场分析 

2.1概述 

在火灾过程中，结构的温度分布随时间而发生变化。因此，进行火灾作用后

结构性能的理论研究必须先确定其在火灾下的温度场，这是火灾作用后各种性能

研究的前提和基础。在火灾情况下钢管混凝土-钢梁框架结构的温度场分布的准确

分析对于确定其火灾作用后的力学性能有着十分重要的理论意义。  
本章采用有限元软件 ABAQUS 进行温度场的研究。首先建立了火灾下钢管

混凝土柱-钢梁框架的温度场计算模型，选用合理的钢材和混凝土热工参数，对部

分现有的温度场试验进行模拟。通过模拟计算值与试验实测数据对比，验证采用

材料参数和有限元模型的有效性。同时进行了必要的算例分析，分析了钢管混凝

土柱-钢梁框架带混凝土楼板和不带楼板两种情况的温度场分布，并进行了简单分

析。  

2.2温度场有限元模型的建立  

2.2.1 基本原理 

钢材和混凝土的导热系数、比热等热工参数在温度作用下往往不是常数，而

是温度的函数。因此，火灾下构件截面的热传导是一个非线性瞬态问题，它的热

传导微分方程是一个非线性抛物线型偏微分方程（韩林海，2007[1]）。  
1.传热导方程  
传热过程由传导、对流和辐射三种基本方式组成。一般结构在遭受火灾时，

热空气主要通过对流和辐射向结构表面传递热量，而结构内部以导热方式传递热

量。  
（1）热传导  
热传导为完全接触的两个物体之间或同一个物体的不同部分之间由于温度梯

度而引起的内能交换。热传导遵循傅立叶定律（孔祥谦，1998[114]）：  
dxdTkqi /⋅−=                           （2.1） 

式中，qi—热流密度，W/m2；  
k—导热系数，W/(m·℃)；  
T－温度，℃。  

一般火灾发生时，钢管混凝土中的混凝土早已过了其凝固期，水化热量很少

且已散发殆尽，可以认为其本身无内热源。对于无内热源的钢管混凝土柱，其热

传导方程可以表示为：  

)( 2

2

2

2

2

2

z
T
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∂
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∂
∂
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∂ρ                    （2.2） 
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式中，c－比热，kJ/kg·℃；  
T－温度，℃；  
t－时间，h；  
k—导热系数，W/(m·℃)；  
ρ－容重，kg/m3。  

（2）热对流  
热对流是指固体的表面与它周围的流体之间，由于温差的存在一起的热量交

换。对流用牛顿冷却方程来描述：  
)(1 BSi TTq −⋅= α                         （2.3） 

式中，α1－对流换热系数，计算时标准火灾受火面取 25W/(m·℃)，未受火面取

4W/(m·℃)；  
TS－固体表面的温度，℃；  
TB－周围接触流体的温度，℃。  

（3）热辐射  
热辐射指物体发射电磁能，并被其他物体吸收转变为热能的热量交换过程。

在工程上，通常考虑两个或两个以上物体之间的热辐射，系统中每个物体同时辐

射同时吸收热量。辐射过程可用下式计算：  
])273()273[( 44 +−+= fi TTq εσ             （2.4） 

式中，ε－综合辐射系数，计算时取 0.5；  
σ－Stefan-Boltzmann 常数，其数值为 5.67×10-8W/m2·K4；  
Tf－火焰温度，℃。  

2.定解条件  
热传导方程的定解条件包括两种，初始条件和边界条件。  
（1）初始条件  
火灾前，钢管混凝土构件一般都处于环境温度状态下，假设整个结构杆件截

面均匀，且等于环境温度 T0，则初始条件可以表示为：  
( ) 00,,, TtzyxT ==                        （2.5） 

（2）边界条件  
火灾情况下，钢管混凝土构件受火面的边界条件一般为第三类边界条件，未

受火面可看做第一类边界条件。本文采用第三类边界条件，钢管混凝土构件受火

面与环境温度之间通过热辐射和对流传热，边界条件可表示为：  

4
1 f f( ) [( 273) ( 273) ]Tk T T T T

n
α εσ∂

− = − + + − +
∂

4             （2.6） 

式中，n－构件表面法线向量；  
α1－对流传热系数，取 25W/m2·K；  
Tf－火焰温度，℃；  
ε－综合辐射系数，取 0.5；  
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σ－Stefan-Boltzmann 常数，其数值为 5.67×10-8W/m2·K4。  
3.求解方法  
求解这类微分方程，常用方法有有限差分法和有限元法等。目前实际应用时

常采用有限单元和有限差分的混合解法，即在空间域内用有限单元网格划分，而

在时间域内则用有限差分网格划分。这是一种成功的结合，因为它充分利用了有

限单元法在空间域划分中的优点和有限差分法在时间推进中的优点。  

2.2.2 火灾模型 

建筑物的真实火灾往往比较复杂，难以用统一的简单数学模型加以准确描述。

国内外的研究机构相继制定了标准的火灾温度-时间曲线，供抗火试验和抗火设计

使用。目前采用最多的是国际标准化协会组织制定的 ISO-834（1980）[115]标准升

（降）温曲线，如图 2.1 所示，其数学表达式为：  
升温段：（t≤th）  

( )18log345
10o ++= tTT                        （2.7） 

降温段：（t＞th）  

( )

( )⎪
⎪
⎩

⎪⎪
⎨

⎧

≥−−

≤<−−−

≤−−

=

.min120                  167.4

.min12030min.    )
60

3(167.4

.min30                )(417.10

hhh

hh
h

h

hhh

tttT

ttt
t

T

tttT

T         （2.8） 

式中，T－温度，℃；  
t－火灾作用时间，min.；  
th－升降温临界时间，min.；  
T0－室温，℃，取为 20℃；  
Th－升降温临界温度，℃：  

)18(log345 hoh 10
++= tTT                      （2.9） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

图 2.1 ISO-834 标准升温曲线  

C(tp,T0) 

B(th,Th) 

tp 

( )

⎪
⎪
⎩

⎪⎪
⎨

⎧

≥

≤<

≤

=

.min120        

.min12030min.    

.min30      

h

h

h

t

t

t

T

( )−−

−−−

−−

          167.4

)
60

3(167.4

          )(417.10

hh

h
h

h

hh

ttT

tttT

ttT

升温段  
T=T0+345log10(8th+1) 
A

降温段  

B＇

tth 0
T0 

Th 

T 
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图 2.1 中，粗实线部分代表 ISO-834 升（降）温曲线，B 点为升温和降温的

转折点，AB 段为升温段，BC 段为降温段。tp 代表外界温度降至室温的时刻，单

位为 min.。可以根据研究的具体内容来选取 ISO-834 标准曲线的某一段进行模拟。

我国《建筑构件耐火试验方法 GB/T9978-1999》也是采用这条曲线作为建筑火灾

标准升温曲线。  
本文研究火灾后钢管混凝土柱-组合框架的性能，按照 ISO-834 标准曲线升

温，认为自然冷却降至常温。因此，本文中火灾模型只使用 ISO-834 标准曲线中

的升温段。  

2.2.3 有限元模型 

ABAQUS 提供了三种热分析模块：无耦合传热分析（Uncoupled heat transfer 
analysis）、顺序热力耦合的热 -应力分析（ Sequentially coupled thermal-stress 
analysis）、相继耦合的热-应力分析（Fully coupled thermal-stress analysis）。在进

行火灾后钢管混凝土力学性能研究时，本文采用了顺序耦合的热-应力分析，即首

先用无耦合的热分析求解出标准火灾作用下构件温度场的分布。在温度场分析之

后重新进入前处理，进行结构分析，设置结构分析的材料属性，并将进行的热分

析单元转化为相应的结构单元，读入热分析中的节点温度，然后进行相应的计算。

顺序热力耦合方法将热分析和结构分析作为独立的过程计算，便于分析检查（郑

永乾，2007[116]；林晓康，2006[6]）。  
而本章的内容即用无耦合的热分析求解出标准火灾下的温度场分布，为下步

的结构分析提供温度场数据。无耦合热分析中 ABAQUS 可以进行瞬态温度

（Transient analysis）和静态温度场（Steady-state analysis）两类问题求解。火灾

下的钢管混凝土热传导问题是一个非线性瞬态问题。  
一般在进行钢管混凝土温度场分析时，近似地认为温度沿构件长度方向不变

化，只沿截面径向有变化，可以简化为二维温度场问题。但在进行火灾后钢管混

凝土结构分析时，必须调用各节点的温度，因此，必须建立三维温度场有限元计

算模型。  
1.材料的热工参数  
材料的热工参数是求解温度场的重要前提之一，传热分析所需材料参数有钢

和混凝土的传热系数、比热、密度等。材料的热工参数选择详见 2.2.4 节内容。  
2.单元选取与网格划分  
进行有限元热分析建模时，钢管、核心混凝土、钢梁和混凝土楼板都采用八

节点三维实体热分析单元 DC3D8。钢筋采用采用三维桁架单元 T3D2。  
网格划分采用映射网格划分，即模型截面的网格划分在沿长度方向是相同的。

图 2.2 为典型的钢管混凝土柱-钢梁混凝土框架模型的网格划分。  
3.界面处理  
热分析中，构件间滑移很小，对温度影响不大，所以暂不考虑构件间的相对

滑移。因此，在本文的框架有限元热分析建模中，混凝土楼板、钢梁与钢管混凝

24 

©版
权
所
有
，
仅
供
参
考
 

兰
州
理
工
大
学
土
木
学
院
组
合
结
构
课
题
组
 

20
10



硕士学位论文 

土柱之间的连接全都用绑定（Tie）约束。温度场分析有限元模型假定钢管和混凝

土完全接触，不考虑相对滑移，用绑定（Tie）约束将钢管内表面和混凝土的外表

面束缚在一起。  

 
(a) 圆形钢管混凝土柱框架  

 

(b) 方形钢管混凝土框架  

         

(c) 框架柱顶区域网格划分示意  

图 2.2 钢管混凝土柱-钢梁框架网格划分图  

4.加载与求解  
Step 中选择瞬态分析，设置总的加载时间及时间步长。总加载时间可以根据

构件时间升温时间确定，时间步长选择固定时间，以便在输出结果文件中确定每

个时刻对应的温度场。  
荷载（Load）中，设定初始温度（20℃）于构件各个节点，按照 ISO-834 标
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准升温曲线进行升温加载。钢管混凝土柱端离受火边界较远，可采用核心混凝土

与盖板束缚在一起，也可不设热边界条件，即按柱端绝缘考虑，梁板下部空间的

钢管混凝土柱周围和混凝土梁板表面按照第三类边界条件考虑对流传热和热辐

射，混凝土楼板上表面和钢管混凝土柱在板上方突起部分考虑与周围空气流体发

生对流热传和辐射热传，受火构件表面的对流传热系数取 25W/m2·K、热辐射系

数取 0.5，背火构件表面的对流系数取 4W/m2·K、热辐射系数取 0.5，其余侧面

为绝缘边界条件。所建模型的属性设置中设置相应的 Stefan-Boltzmann 常数

（5.67×10-8W/m2·K4）和绝对零度（-273℃）。  
5.后处理  
为了在结构分析中调用温度场分析结果，必须在输入文件（*.inp）中写入命

令“MODE FILE，NT”，计算结果产生一个节点温度文件（*.fil），将升温过程中

构件所有节点的温度存入输出文件（*.fil）中。  

2.2.4 材料热工参数 

国内外众多学者对材料的热工参数进行了研究，不同的结构抗火设计规范和

学者对钢材和混凝土的热工性能有不同的模型描述。  
江莹（2008）[117]运用多位研究者给出的多种热工模型建立钢管混凝土温度场

模型进行计算。得到的各种计算结果相差不太大。而且，总体上利用 Lie（1994）
[55]的热工模型的计算结果相比较其他模型结果与试验值更为接近。因此本文选取

Lie（1994） [55]提出的钢材和混凝土的热工模型。  
1.钢材热工模型：  
（1）导热系数：  

⎩
⎨
⎧

>
≤≤+−

=
℃

℃℃

9002.28
900048022.0

T
TT

ks      )/( KmW ⋅             （2.10）  

（2）比热：  

⎪
⎪

⎭

⎪
⎪

⎬

⎫

>×=

≤≤×+−=

≤≤×−=

≤≤×+=

℃

℃℃

℃℃

℃℃

8001055.4

80072510)35.73086.0(

72565010)3.38068.0(

650010)3.3004.0(

6

6

6

6

Tc

TTc

TTc

TTc

ss

ss

ss

ss

ρ

ρ

ρ

ρ

           （2.11）  

（3）钢材的容重随温度变化比较小，一般取为ρs=7850kg/m3。  
2.混凝土（钙质）热工模型：  
（1）导热系数：  

⎩
⎨
⎧

+−
=

7162.1001241.0
355.1

T
kc    

CT
CTC

°>
°≤<°

293
2930

 W/(m·K)     （2.12）  

（2）比热：  
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⎪
⎪
⎪
⎪
⎪
⎪

⎭

⎪⎪
⎪
⎪
⎪
⎪

⎬

⎫

>×=

≤≤×+−=

≤≤×−=

≤≤×−=

≤≤×=

≤≤×+−=

≤≤×−=

≤≤×=

℃

℃℃

℃℃

℃℃

℃℃

℃℃

℃℃

℃℃

78510566.2

78571510)07343.17622103.0(

71563510)90225.100016635.0(

63550010)44881.501603.0(

50044510566.2

44541010)00671.2505043.0(

41040010)034.681765.0(

400010566.2

6

6

6

6

6

6

6

6

Tc

TTc

TTc

TTc

Tc

TTc

TTc

Tc

cc

cc

cc

cc

cc

cc

cc

cc

ρ

ρ

ρ

ρ

ρ

ρ

ρ

ρ

     （2.13）  

本文参考韩林海（2007） [1]中所述的水蒸气对混凝土比热的影响，假定混凝

土中所含水分占总质量的 5%，然后对上述混凝土的比热公式作如下修改：  

⎩
⎨
⎧ +

=
cc

wwcc
cc C

CC
C

ρ
ρρ

ρ
05.095.0

''         
CT
CT

°≥
°<

100
100

         （2.14）  

（3）混凝土的容重暂按不变考虑，取为ρc=2400kg/m3。  
上述模型中，T 为温度，℃；ρ′和 C′为考虑水蒸气影响时混凝土的容重和比

热；ρc 和 Cc 为没有考虑水蒸气影响时核心混凝土的容重和比热；ρw 和 Cw 分别为

水的容重和比热。ρwCw=4.2×106J/(m3·℃)。  
钢材的热膨胀系数与温度基本上呈正比关系，但变化幅度不大，而且几乎与

其所受的应力大小无关。而混凝土的热膨胀系数也很小。因此，本文模型中忽略

钢材和混凝土的热膨胀。  
本文研究的火灾模型认为降温段属于自然冷却降温，因此，降温段的热工性

能不具体研究。  

2.3算例分析  

目前研究尚缺乏钢管混凝土柱-钢梁框架温度场的试验结果。为了验证本文计

算方法和所建模型的有效性，对收集到的试验结果进行了验算分析，包括钢管混

凝土构件、钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁节点、钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁平面

框架等。在这些算例中，火灾模型采用升温段。  

2.3.1 钢管混凝土构件 

图 2.3 和 2.4 是利用上述方法所建温度场的模拟计算结果与试验结果对比情

况。试验结果出自 Lie（1994） [55]和 Lie 和 Chabot（1992） [75]所进行的钢管混凝

土温度场试验。其中 d 为测点到钢管的垂直距离。构件升温按照加拿大设计规程

CAN4-S101 规定的曲线进行。试验测得值用虚线表示，ABAQUS 有限元软件模拟

计算值用实线表示。由结果可见，计算值与试验值基本吻合良好。  
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(c)                              (d) 

(a) B×t=254mm×6.35mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

(b) B×t=305mm×6.35mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

(c) B×t=203mm×6.35mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

(d) B×t=300mm×6.35mm（AIJ,2008[118]）  

 

图 2.3 方钢管混凝土构件截面 T-t 关系计算结果与试验结果对比  
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(c)                        (d) 

(a) D×t=219mm×4.78mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

(b) D×t=273mm×6.35mm（Lie,1994[55]）  

(c) D×t=355.6mm×6.35mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

(d) D×t=323.9mm×6.35mm（Lie 和 Chabot,1992[75]）  

图 2.4 圆钢管混凝土构件截面 T-t 关系计算结果与试验结果对比  

 

 

 

 

 

 

 

 
(a) 圆形截面               (b) 方形截面  

图 2.5 构件典型的截面形式以及特征点位置  

图 2.5 为韩林海（2007） [1]温度场试验研究中钢管混凝土构件的典型截面形

式和特征点位置示意图。试验按照 ISO-834 规定的标准升温曲线升温，防火涂料

为厚涂型防火涂料。图 2.6 和图 2.7 是利用本文模型的计算值与试验值的对比情

况。总体吻合良好。  
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(c)                              (d)  

(a) D×t=400mm×6mm，防火保护层厚 25mm 

(b) D×t=400mm×6mm，防火保护层厚 30mm 

(c) D×t=400mm×6mm，防火保护层厚 35mm 

(d) D×t=800mm×6mm，防火保护层厚 30mm 

图 2.6 圆钢管混凝土温度(T)-升温时间(t)关系曲线  
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(c)                          (d) 

(a) B×t=299mm×5mm，无防火保护层  

(b) B×t=299mm×5mm，防火保护层厚 14mm 

(c) B×t=299mm×5mm，防火保护层厚 16mm 

(d) B×t=299mm×5mm，防火保护层厚 19mm 

 

图 2.7 方钢管混凝土温度(T)-升温时间(t)关系曲线  
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2.3.2 钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁节点 

图 2.8 所示为郑永乾（2007） [116]中方形钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁节点试

验的试件 JS2 尺寸图。柱长度为 3800mm，截面 B×t=300mm×5.83mm，柱防火层

厚度 14mm；梁长度为 3900mm，截面为 300mm×200mm；牛腿为工字钢，截面为

200mm×140mm×9.3mm；混凝土楼板端部与柱轴线的距离为 1100mm，宽度

1000mm。  
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(a) 节点立面图  
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(b) 混凝土梁平面图  

图 2.8 钢管混凝土柱-混凝土梁节点 JS2 尺寸图（郑永乾，2008[116]）  

 
图 2.9 钢管混凝土柱-混凝土梁节点网格划分示意图  
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(a) 非节点区钢管混凝土                 (b) 节点区钢管混凝土  
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(c) 非节点区梁                         (d) 节点区梁  

 

图 2.10 节点 JS2 测点温度 ABAQUS 计算结果与试验结果比较  

图 2.9 展示了节点模型的网格划分。图 2.10 是该节点算例特征点 T-t 曲线的

试验与计算结果比较，虚线为试验结果，实线为 ABAQUS 数值计算结果。计算

结果与试验结果总体趋势基本吻合。节点区梁柱温度比非节点区低，梁上部温度

比下部低。  

2.3.3 钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁平面框架 

图 2.11 为王卫华（2009）[5]中一榀圆钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁框架试验试

件 CFRC-1。圆形钢管混凝土柱长度为 1930mm，截面为 140mm×3.85mm，防火层

厚度为 7mm；钢梁长度为 2800mm，截面为 180mm×100mm；牛腿为工字钢，截

面为 40mm×30mm×4mm；钢筋混凝土楼板端部与柱轴线的距离为 200mm，宽度

为 600mm。  
图 2.12 展示了圆钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁框架模型的网格划分和边界条

件。图 2.13 是该框架算例特征点 T-t 曲线的试验与计算结果比较的，试验结果用

虚线表示，ABAQUS 数值模拟计算结果用实线表示。计算结果与试验结果总体趋

势基本吻合。柱节点区温度比非节点区低，梁上部温度比下部低。  
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(a) 框架立面图  

 
 
 
 
 
 
 

(b) 混凝土梁平面图  

图 2.11 圆钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁框架尺寸图（王卫华，2009[5]）  

 

 
 

图 2.12 圆钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁框架网格划分示意图  
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(a) 非节点区钢管混凝土柱              (b) 节点区钢管混凝土柱  
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(c) 柱不同截面位置中心点                  (d) 跨中梁截面  
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(e) 跨中梁板截面                    (f) 炉膛平均升温温度  

图 2.13 试件 CFRC-1 计算与实测温度-时间曲线对比  

2.4钢管混凝土柱 -钢梁框架温度场分布  

通过以上算例分析可以看出，ABAQUS 模拟结果与试验结果基本吻合良好。

鉴于现在还缺少火灾下钢管混凝土柱-钢梁框架的温度场试验数据。为了能更好地

了解钢管混凝土柱-钢梁框架的温度场温度特点，本文分别建立了方、圆钢管混凝

土柱-钢梁框架算例，按照 ISO-834 标准升温曲线升温，进行温度场计算。  
算例按照王文达（2006）[9]的钢管混凝土柱-钢梁框架试验，以此为尺寸参照

选取标准算例的计算条件。即：方钢管混凝土柱截面 B×t=120mm×3.46mm，C60
混凝土，Q345 钢材，含钢率 α=0.126，梁尺寸取 160mm×80mm×3.44mm×3.44mm，
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环板 200mm×40mm；圆钢管混凝土柱截面 D×t=140mm×2.00mm，C60 混凝土，

Q345 钢材，含钢率 α=0.06，梁尺寸取 150mm×70mm×3.44mm×3.44mm，环板

宽度为 40mm；混凝土楼板厚度为 180mm。按照 ISO-834 标准火灾升温 90 分钟。 

       
(a) 15min.               (b) 30min.             (c) 45min. 

       
(d) 60min.               (e) 75min.             (f) 90min. 

图 2.14 圆截面钢管混凝土框架不同时刻温度场  

     

(a) 15min.         (b) 30min.         (c) 45min. 

            

           (d) 60min.         (e) 75min.         (f) 90min. 

图 2.15 圆截面钢管混凝土柱不同时刻温度场  

   

(a) 15min.             (b) 30min.             (c) 45min. 
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(d) 60min.             (e) 75min.           (f) 90min. 

图 2.16 方截面钢管混凝土框架温度场  

       

         (a) 15min.        (b) 30min.        (c) 45min. 

               
           (d) 60min.         (e) 75min.         (f) 90min. 

2.17 方截面钢管混凝土柱温度场  

图 2.14 和 2.16 分别为圆、方截面钢管混凝土柱-钢梁框架柱顶附近在火灾下

不同时刻时的温度场情况。图 2.15 和 2.17 分别是圆、方截面钢管混凝土柱在火

灾下不同时刻时的温度场情况。从图表中可以看出，框架节点区域升温速度比非

节点区域升温速度较慢，这是因为节点区域由于钢梁和钢管混凝土柱连接为一体，

热容比较大，使总体温度降低。而钢管混凝土柱由于内部混凝土的惰性对钢管混

凝土的影响，升温速度又比钢梁慢。从柱截面温度场图可以看出，受火初期温度

较低，但升温较快，温度场云图表现为颜色变化大，受火后期温度已经较高，升

温变缓慢，颜色变化小。  

2.5本章小结  

对本章进行工作简要总结如下：  
（1）本章利用 ABAQUS 有限元软件，确定合理的模型边界条件、单元类型

等，选定合适的材料热工参数，考虑水蒸气的影响，建立了钢管混凝土柱-钢梁框

架的温度场模型。  
（2）通过模拟已有研究者所做试验中的钢管混凝土多个柱构件、钢管混凝土

柱-钢筋混凝土梁节点、钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁平面框架温度场分析，通过

36 
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37 

计算数值与试验数值的对比，验证模型的有效性。  
（3）在前面温度场有限元模型的基础上，建立了钢管混凝土柱-钢梁框架算

例，进行 ISO-834 标准火灾升温模拟，得到其温度场并简单分析。为下一步火灾

后力学性能分析提供温度场数据。  
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第 3 章 火灾后钢管混凝土框架的力学分析模型 

3.1概述  

火灾试验中，结构在高温下的力学性能很难进行直接测量和记录，而且受火

灾试验的费用和条件所限，无法进行大批量大尺寸的钢管混凝土框架试验，不能

全面地反映各参数对钢管混凝土框架的影响，因此，有必要进行钢管混凝土框架

的有限元理论分析。  
目前，对钢管混凝土框架结构火灾后力学性能的研究还比较缺乏。为了进一

步深入认识火灾后框架的力学性能，本章基于 ABAQUS 有限元软件，在确定了

合适的材料本构关系、单元类型和单元划分、接触面模型以及计算方法的基础上，

建立了火灾后钢管混凝土柱-组合框架的有限元力学分析模型。为了验证模型有效

性，本文进行了常温下、火灾下、恒高温后和火灾后的钢管混凝土算例分析，以

模拟火灾过程中的各个阶段。  
同时，因为暂时没有收集到火灾后钢管混凝土框架的试验数据，本文模拟了

火灾后节点和常温下框架的试验，在此基础上建立火灾后框架的标准算例进行分

析，得到火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的力学性能。  

3.2有限元模型的建立  

3.2.1 材料的本构关系模型 

钢管混凝土由钢管和混凝土两种材料共同组成。在受力过程中，两种材料相

互作用，一般都处于复杂应力状态。合理地选取钢材和混凝土的本构关系模型是

钢管混凝土力学性能数值分析的必要条件。  

3.2.1.1 钢材  

1.常温下钢材的应力-应变关系  
σ σ 

 
 
 
 
 
 

(a) 低碳软钢                     (b) 高强钢材  

图 3.1 常温下低碳钢与高强钢的材料本构关系曲线  

对于 Q235、Q345、Q390 等建筑工程中常用的低碳软钢，一般采用二次塑流

εy

ƒy

ε o

a
b ƒu 

ƒy
d e 

cbƒp a

o εe1 εe2εe εεe3 
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模型。钢材的应力-应变关系一般可分为弹性段(oa)、弹塑性段(ab)、塑性段(bc)、
强化段(cd)和二次塑流段(de)（韩林海，2007[1]）。如图 3.1(a)所示，图中虚线曲线

为钢材实际的应力-应变关系曲线，实线为简化的应力-应变曲线，其中 fp、fy、fu

分别为钢材的比例极限、屈服极限和抗拉强度极限。其应力-应变关系模型的数学

表达式如下：  

σs=

s s s e
2
s s e s e1

y e1 s

s e2
y e2

e3 e2

y s e

-

[1 0.6 ]

1.6

E
A B C

f

f

f

ε ε ε
ε ε ε ε ε

ε ε ε
ε ε ε ε ε
ε ε

ε ε

≤⎧
⎪ + + ≤⎪
⎪ ≤⎪
⎨ −⎪ + ≤
⎪ −
⎪
⎪⎩

p

p

p

f

e2

s e3

3

                  (3.1) 

式中，εe=0.8fy/Es，εe1=1.5εe，εe2=10εe1，εe3=100εe1；  
A=0.2fy/(εe1-εe)2，B=2Aεe1，C=0.8fy+Aεe

2-Bεe。  
对于高强钢材，一般采用图 3.1(b)所示的双线性模型，即弹性段(oa)和强化段

(ab)。强化段的模量可取 0.01Es，Es 为钢材的弹性模量。  
在 ABAQUS 中，钢材采用等向弹塑性模型，满足 Von Mises 屈服准则。模型

采用相关流动法则。建立有限元模型时，钢材弹性模量取 2.06×105MPa，弹性阶

段泊松比取 0.3。  
2.高温下钢材的应力-应变关系  
关于描述高温下钢材应力-应变关系的模型有多种，选择合理的高温下钢材的

力学性能是研究钢管混凝土结构或构件高温力学性能的基础。本文选用 Lie 和

Chabot（1990） [54]、Lie（1994） [55]提出的模型，用应力强度(σs)和应变强度(εs)
的关系式给出了高温下钢材的应力-应变关系模型，其表达式如下：  

( )

( ) ( )[ ] ( )⎪
⎪
⎩

⎪⎪
⎨

⎧

>−+−+

≤
=

pspsp

pss

s
         001.0,001.0,

001.0
001.0,

                                                                    
001.0

001.0,

εεεεε

εεε
σ

TfTfTf

Tf

          (3.2) 

式中，εp=4×10-6fy；  

( ) ( ) ( )[ ] 9.6104.050001.0, 001.003.030 ×⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −×−= +− TeTTf

；  

( )[ ] ( ) ( )[ ] 9.6104.050001.0, 001.003.030
ps

ps ×⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −×−=+−

+−+− εε
εε

TeTTf
。  

其中 T 为当前温度，℃。  

图 3.2 为利用上述模型计算的 Q345 钢材在不同温度下的应力-应变关系曲线

图。在高温下，钢材弹性模量降低，而泊松比基本不变。普通结构钢的弹性模量

取值为（李国强等，2006[4]）：  
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图 3.2 高温下钢材应力-应变关系  

3.高温后钢材的应力-应变关系  
本文研究范围内认为框架经历标准火灾后经自然冷却降至常温，因此对降温

段材性不予考虑。在高温状态下，钢材内部金相结构发生变化，其强度和弹性模

量随着温度的升高会不断降低。经过高温及冷却后，其强度有较大程度的恢复。  
韩林海（2007） [1]在进行火灾后钢管混凝土构件力学性能研究时，对于自然

冷却的结构钢的应力-应变关系采用双折线模型，并取得较满意的结果。本文用

ABAQUS 进行火灾后钢管混凝土力学性能分析时钢材也采用该双折线模型，其数

学表达式如下：  
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式中，高温作用后的屈服极限 fy(Tmax)按照下式确定：  
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Tmax 为历史遭受的最高温度，℃。  

弹性段取 Es(Tmax)=Es=2.06×105MPa，强化段取 Es′(Tmax)=Es(Tmax)。图 3.3 为

Q345 钢火灾后σ-ε关系曲线。在高温冷却后，钢材弹性模量和泊松比与常温相比

基本不变，本文中取常温值。  
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图 3.3 高温后钢材的应力-应变关系曲线  图 3.3 高温后钢材的应力-应变关系曲线  

3.2.1.2 混凝土  3.2.1.2 混凝土  

1.常温下混凝土的应力-应变关系  1.常温下混凝土的应力-应变关系  
与普通混凝土相比，钢管混凝土中核心混凝土由于受到钢管的被动约束，其

材料的塑性性能发生了变化，主要表现在两点：一是对应峰值应力的应变增加，

二是混凝土应力的下降段变得平缓。韩林海（2007） [1]考虑到核心混凝土受钢管

被动约束的特点，并经过大量算例的验证分析，修正了混凝土单轴应力-应变关系

的峰值应变和下降段，采用与约束效应系数ξ有关的函数表达式，提出了可应用于

ABAQUS 有限元分析的核心混凝土等效应力 -应变关系模型。本文采用韩林海

（2007） [1]中的应力-应变关系模型，其数学表达式如下：  

与普通混凝土相比，钢管混凝土中核心混凝土由于受到钢管的被动约束，其

材料的塑性性能发生了变化，主要表现在两点：一是对应峰值应力的应变增加，

二是混凝土应力的下降段变得平缓。韩林海（2007） [1]考虑到核心混凝土受钢管

被动约束的特点，并经过大量算例的验证分析，修正了混凝土单轴应力-应变关系

的峰值应变和下降段，采用与约束效应系数ξ有关的函数表达式，提出了可应用于

ABAQUS 有限元分析的核心混凝土等效应力 -应变关系模型。本文采用韩林海

（2007） [1]中的应力-应变关系模型，其数学表达式如下：  
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式中：x=ε/ε0；y=σ/σ0；σ0=fc(N/mm2)；ε0=εc+800ξ0.2×10-6；  
εc=(1300+12.5fc)×10-6，其中 fc 以 N/mm2 为单位计；  
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采 用 ABAQUS 软 件 提 供 的 混 凝 土 塑 性 损 伤 模 型 。 其 中 ， 弹 性 模 量

Ec=4730(f′c)0.5，式中 f′c 为混凝土圆柱体抗压强度，以 MPa 为单位。泊松比取为

μc=0.2。 
ABAQUS 软件中的混凝土塑性损伤模型提供了三种描述方法：第一种为应力
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-应变关系曲线；第二种为应力-位移关系曲线；第三种采用混凝土破坏能量准则

来考虑混凝土受拉软化性能即应力-断裂能关系。本文采用第三种方法，用应力-
断裂能来考虑混凝土受拉破坏。断裂能 Gf 是混凝土材料的一种性质，定义为每单

位面积内产生一条连续裂缝所需的能量值。σt0 是混凝土的破坏应力。当 fc=20MPa
时，破坏能 Gf 取为 40N/m；当 fc=40MPa 时，破坏能 Gf 取为 120N/m。中间数值

可由线性插值求得（Hillerborg 等，1976[119]）。破坏应力σt0 可按式σt0=0.26(1.25fc)2/3

确定（沈聚敏等，1993[120]）。  
高温下混凝土断裂能取值方面的研究报道非常少。Ding 和 Wang（2007）[121]

通过有限元参数分析，发现高温下混凝土受拉强度对钢管混凝土构件的耐火极限

影响很小。因此，本文在有限元模型中对高温下混凝土受拉性能的取值暂与常温

下一致。  
2.高温下混凝土的应力-应变关系  
由于高温下影响钢管混凝土结构本构关系的因素比常温下更多，而且在高温

下进行混凝土多轴本构试验也较难实现。王卫华（2009）[5]采用常温下的表达式，

将其中 fy、fc′和εo 等参数设定为随温度变化，经过大量算例试算验证分析最终确

定了应用于有限元分析的高温下核心混凝土应力-应变关系表达式。本文选用该模

型，其数学表达式如下：  
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ξ=αfy(T)/fck；α=As/Ac。  
国内外研究混凝土高温徐变的资料相对较少，目前几乎都是采用近似计算。

江莹（2008）[117]总结多位研究者的研究成果发现，高温徐变对钢管混凝土耐火极
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限、力学应变影响很小。因此本文计算暂不考虑高温下混凝土的高温徐变及瞬态

热应变。  
3.高温后混凝土的应力-应变关系  
高温后钢管混凝土有类似于混凝土高温后力学性能的现象，即随着温度的升

高，峰值应力降低，峰值应变增加，应力-应变关系曲线趋于扁平。  
本文选用林晓康（2006）[6]中提出的高温后混凝土应力-应变关系曲线，该曲

线在进行火灾后钢管混凝土力学性能研究时，参考了有关研究者对混凝土高温作

用后力学性能的研究成果，对韩林海（2007） [1]中混凝土模型的峰值应力及峰值

应变进行了修正，结果如下：  
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f′c 为常温下混凝土圆柱体轴心抗压强度，N/mm2； 
Tmax 为历史遭受最高温度，℃。  
如图 3.5 是按照上述模型计算的混凝土在不同温度作用后的应力-应变关系曲

线。算例条件为：Q345 钢、C60 混凝土、含钢率为 0.1。由图可以看出，随着温

度的增加，核心混凝土峰值应力降低，峰值应变增加，整个曲线趋于扁平。  

3.2.2 单元类型选取 

在火灾后模型中，需要把前面温度场模型的分析结果导入力学模型中，因此，

力学模型的分析单元类别要与温度场分析模型一致，钢梁、混凝土板、钢管、核

心混凝土、栓钉各部件单元均采用实体单元 C3D8R，钢筋采用三维桁架 T3D2 单

元。  
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3.2.3 网格划分形式 

网格划分密度在有限元计算过程中很重要，如果网格过于粗糙，结果可能包

含严重的错误，如果过于细致，将耗费过多的计算时间。因此在模型生成时应结

合网格试验确定合理的网格密度。为保证计算精度，网格三向尺寸不应相差过大。 
为了计算火灾后框架的力学性能，方便将温度场顺利传导入力学模型，力学

模型的网格划分保持与温度场计算模型网格划分一致。在后面的力学性能分析中

将会给出网格划分示意图。  
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图 3.5 不同温度作用下的混凝土应力-应变关系  

3.2.4 接触面模型 

钢管与混凝土的界面模型由界面法线方向的接触和切线方向的粘结滑移构

成。本文中钢管与混凝土界面法线方向的接触采用硬接触，即垂直于接触面的压

力可以完全地在界面间传递。界面切向力模拟采用库仑摩擦模型，界面可以传递

剪应力，直到剪应力达到临界值τcrit，界面之间产生相对滑动，在滑动过程中界面

剪应力保持为τcrit 不变。  
对于高温后钢管与核心混凝土之间的滑移与常温下有所不同，关于这方面还

没有专门的文献论述。郑永乾（2007）[116]对型钢混凝土构件的钢材与混凝土之间

接触滑移进行分析，结果表明滑移对型钢混凝土构件在高温下的性能影响很小。

Ding 和 Wang（2007）[121]经过有限元分析，认为由于高温下钢管与核心混凝土的

热膨胀系数不同，钢管与混凝土接触界面上会发生分离，因此有无考虑滑移对高

温下钢管混凝土构件的性能影响不大。此外，由于目前尚缺乏有关试验资料，因

此在本文的研究范围内，高温下与高温后接触面模型均暂按照常温下的情况进行

确定。  
在力学分析模型中，钢管和混凝土接触面采用界面单元来模拟钢管与混凝土

之间的摩擦力，定义钢管和混凝土各自接触面（钢管为主控表面，混凝土为从属

表明），并设置其有交互作用来模拟接触面的分离及摩擦行为。  
加载的刚性垫块和钢管混凝土柱之间采用 ABAQUS 中的 Tie 约束，保证刚性

垫块和钢管混凝土柱之间的荷载位移能完全传递。对钢管与环板、钢梁与环板的
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接触面选用 Tie 约束，混凝土楼板与钢梁之间的采用界面模型。而钢筋则是在主

体单元混凝土中定义嵌入单元。  

3.2.5 边界条件及加载方式 

为保证均匀加载，在有限元计算模型加载端设置一刚度很大的垫块模拟加荷

端板，采用三维实体单元（C3D8R）模拟，其弹性模量取为 1×1012MPa，泊松比

取为 0.0001。  
框架的约束条件参考了王文达（2006） [9]中框架的约束条件。钢管混凝土柱

脚采用固接。在柱顶施加轴向荷载，梁端施加水平荷载。在 ABAQUS 中边界条

件设定为：两柱钢管采用嵌固边界，而核心混凝土有柱底板限制了其轴向位移，

因此其边界条件只需约束轴向位移。  
火灾后框架的荷载分为两类，柱顶部的轴向荷载及框架梁端的水平荷载。又

加上在计算过程中需要将温度场导入，因此在 ABAQUS 中需要设置三个分析步。

具体处理方法如下：首先在框架的两个柱顶同时同步施加轴向荷载，并且设置为

一个荷载步。第二步保持轴向荷载不变，导入温度场计算，模拟火灾过程。第三

步，在框架梁端施加水平方向的荷载，采用位移加载的方式，以便得到框架荷载-
位移曲线下降段。轴向力施加为集中力荷载（CLOAD），荷载通过加载垫板进行

传递。加载垫板定义为弹性材料，弹性模量定义为 E=1012N/mm2，泊松比为

μ=0.001。  

3.2.6 求解 

本文计算包括有限元分析的三类问题，即钢材与混凝土的材料非线性问题，

几何非线性问题，以及钢管与混凝土在受力过程中界面接触条件发生变化引起的

边界条件非线性问题。  
求解方法大致可归纳为三类：迭代法、增量法以及增量迭代混合法。增量迭

代法综合了增量法和迭代法的优点，即仍将荷载划分为若干级增量，但荷载分级

数较增量法大大减小了；对每一个荷载增量，进行迭代计算，使得每一级增量中

的计算误差可控制在很小的范围内。本文采用增量迭代法求解，采用自动增量步

长法，便捷而有效地求解非线性问题。所谓自动增量步长，即若连续两个增量步

少于 5 次迭代时收敛，ABAQUS 将自动将增量大小提高 50%，为避免增量步过大，

可设定最大增量步长。在默认情况下，如果经过 16 次迭代的解仍不能收敛或者结

果显示出发散，ABAQUS/Standard 放弃当前增量步，并将增量步的值设置为原来

值的 25%，重新开始计算。利用比较小的载荷增量来尝试找到收敛的解答。若此

增量仍不能使其收敛，ABAQUS/Standard 将再次减小增量步的值。在中止分析之

前，ABAQUS/Standard 默认地允许至多五次减小增量步的值。使用自动增量步长

求解应提供一合理的初始增量大小，以避免默认初始增量为 1，在高度非线性问

题中必须反复减小增量大小，浪费 CPU 时间。  
ABAQUS/Standard 提供三种牛顿方法进行迭代计算，即牛顿法、修正牛顿法
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

和拟牛顿法。本文采用牛顿法（Newton-Raphson）进行迭代计算。  
ABAQUS/Standard6.5 提供了三种热分析模块：无耦合的热分析（Uncoupled 

heat transfer analysis）、相继耦合的热-应力分析（Sequentially coupled thermal-stress 
analysis）和完全耦合的热-应力分析（Fully coupled thermal-stress analysis）。本文

采用了相继耦合的热-应力分析，即首先用无耦合的热分析求解出标准火灾作用下

构件温度场的分布，然后将相应的热分析单元转化为相应的结构单元，读入热分

析中的单元温度，设置结构分析中高温后材料属性，进行结构计算（林晓康，

2006[6]）。  
结构计算中，根据环境温度和加载方式的不同又分为几种加载路径，如图 3.6

所示。本文力学性能计算采取了 1-2-3-5-9 的加载路径。  

 

7.破坏  

1.计算温度场  

2.建立力学分析模型

3.常温下初加载 4.常温下加载至

 

 

 

破坏  

5.经历 ISO 火灾升温  6.经历恒定高温

8.未破坏，经历 ISO 火灾降温

9.恢复到常温，火灾后加载至破坏

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
图 3.6 加载路径示意图  

3.3试验算例验证  

为了验证模型的有效性，在本节中选取了不同的环境温度情况下，钢管混凝

土构件、钢管混凝土柱-钢梁节点和钢管混凝土柱-钢梁框架的算例进行计算分析。 

3.3.1 常温下的钢管混凝土构件 

常温下钢管混凝土构件加载路径为图 3.6 中的 2-4 路径，在建立力学分析模

型后直接在常温下加载至破坏。  
对于轴心受压构件的几何模型和荷载边界条件为三轴对称，可取 1/8 模型进

行分析。在钢管混凝土构件的三个对称面上施加对称边界条件，考虑到端板的约

束作用，在端部钢管边缘施加法向位移约束。采用位移增量法的加载方式。如图
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3.7 为钢管混凝土轴压构件的荷载(N)-应变(ε)曲线，可以看出，计算值与实测值符

合良好。  
对于偏心受压构件可以取 1/4 模型进行分析。计算时，在钢管混凝土构件的

两个对称面上施加对称边界条件，在加载端板的加载线上约束 x、y 方向的位移。

在刚性块与构件的接触面上定义偏心加载线，采用位移增量法加载。图 3.8 为钢

管混凝土偏压构件的荷载(N)-变形(Um)曲线，可见计算值与试验实测值符合良好。

Um 为构件的跨中挠度。  
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(c)                                (d) 

(a) B×t×L=150mm×2mm×450mm； fy=348MPa； fcu=43.2MPa（Tomii 等，1977[122]）  

(b) B×t×L=150mm×4.3mm×450mm； fy=300MPa； fcu=33MPa（Tomii 等，1977[122]）  

(c) B×t×L=119mm×6.47mm×357mm； fy=835MPa； fcu=84.7MPa（Nishiyama 等， 2002[123 ]）  

(d) B×t×L=175mm×6.47mm×525mm； fy=835MPa； fcu=84.7MPa（Nishiyama 等， 2002[123 ]） 

 

图 3.7 钢管混凝土轴压构件荷载(N)-应变(ε)曲线  
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(a)                                  (b) 

47 

©版
权
所
有
，
仅
供
参
考
 

兰
州
理
工
大
学
土
木
学
院
组
合
结
构
课
题
组
 

20
10



火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 
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(c)                                  (d) 

(a) B×t×L=140mm×3.84mm×2558.2mm; fy=330.1MPa; fcu=35.1MPa; e/r=0.21(韩林海，2007[1]) 

(b) B×t×L=140mm×3.84mm×2558.2mm; fy=330.1MPa; fcu=35.1MPa; e/r=0.57(韩林海，2007[1]) 

(c) B×t=149.8mm×4.27mm; λ=13.8; fy=411.6MPa; fcu=38.97MPa; e=25mm(Matsui 等，1995[124]) 

(d) B×t=149.8mm×4.27mm; λ=13.8; fy=411.6MPa; fcu=38.97MPa; e=75mm(Matsui 等，1995[124]) 

图 3.8 钢管混凝土偏压构件荷载(N)-变形(Um)曲线  

3.3.2 常温下的钢管混凝土柱-钢梁连接节点 

常温下节点模型加载路径与常温下构件模型加载路径相同，为图 3.6 中的 2-4
路径，在建立力学分析模型后，构件在常温下直接加载至破坏。本文常温下的钢

管混凝土柱-钢梁节点算例选取承担竖向和水平荷载的钢管混凝土平面框架的中

柱节点进行分析，从相应的梁柱反弯点处截取梁柱节点，如图 3.9。其中 H 为上

下框架柱反弯点之间距离，L 为左右框架梁反弯点之间距离，N 为柱上作用的轴

力，V 为梁上反弯点处的剪力，P 为柱反弯点处剪力，Δ 为柱反弯点处的水平侧

移。节点边界条件及加载简图如图 3.10。  

N 
Δ /2 

Δ /2 

V 

N 

V 

P 

P 

L 

 
N  

H
 

P或Δ  
 
 
 
 
 
 

 

图 3.9 中柱节点图             3.10 节点边界条件及加载简图  

常温下节点模型加载路径与常温下构件模型加载路径相同，为图 3.6 中的 2-4
路径，在建立力学分析模型后，构件在常温下直接加载至破坏。本文常温下的钢

管混凝土柱-钢梁节点算例选取承担竖向和水平荷载的钢管混凝土平面框架的中

柱节点进行分析，从相应的梁柱反弯点处截取梁柱节点，如图 3.9。其中 H 为上
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下框架柱反弯点之间距离，L 为左右框架梁反弯点之间距离，N 为柱上作用的轴

力，V 为梁上反弯点处的剪力，P 为柱反弯点处剪力，Δ 为柱反弯点处的水平侧

移。节点边界条件及加载简图如图 3.10。  
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(c) sj-22-1                             (d) sj-22-2 
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(e) sj-23-1                          (f) sj-32 

图 3.11 钢管混凝土柱-钢梁节点荷载(P)-变形(Δ)曲线  

本文常温下的算例节点为王文达（2006）[9]中钢管混凝土柱-钢梁连接外加强

环板节点中的节点 sj-13、sj-21、sj-22-1、sj-22-2、sj-23-1、sj-32。具体尺寸与材

性详见王文达（2006） [9]。试验加载时，轴力加在柱子的顶部，水平位移加在距

离柱子顶部 75mm 处；柱子底部有试验底座，底部支座是铰接。加载过程与压弯

构件一样，先加轴力，在保持轴力不变的情况下加水平位移。先采用荷载增量法，

后采用位移增量法。  

由于滞回试验骨架线与单调加载荷载-变形曲线差别不大，因此暂将试验骨架
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火灾后钢管混凝土组合框架力学性能研究 

线与单调加载荷载-变形计算曲线进行比较。图 3.11 为节点算例的试验值与计算

值的 P-Δ 曲线对比。总体符合良好。  

3.3.3 常温下的钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能 

常温下框架模型加载方式与常温下节点模型加载路径相同。建立力学模型以

后，在常温下加载至破坏。加载路径为 3.6 中的 2-4。本文常温下的钢管混凝土柱

-钢梁框架算例选取王文达（2006）[9]中的框架 SF-11，SF-12，CF-11，CF-12。加

载过程与节点加载一样，先在框架的两根柱顶同时同步加轴向荷载，然后在保持

轴力不变的情况下于梁端施加水平位移。采用位移加载法以得到下降段的荷载-
位移曲线。如图 3.12 为框架的加载和边界条件示意图。  

P 或 Δ 
N N 

 
 
 
 
 
 

图 3.12 框架加载和边界条件示意图  
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(a) CF11                    (b) CF12 

图 3.13 圆钢管混凝土柱-钢梁框架 P-Δ 曲线  
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(a) SF11                    (b) SF12 

图 3.14 方钢管混凝土柱-钢梁框架 P-Δ 曲线  

选用试验骨架线与单调加载荷载-变形计算曲线进行比较。图 3.13 和图 3.14
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分别为方、圆钢管混凝土柱-钢梁框架算例的试验值与计算值的 P-Δ 曲线对比，总

体吻合良好。  

3.3.4 火灾下的钢管混凝土构件 

火灾下钢管混凝土构件算例加载路径为图 3.6 中的 1-2-3-5-7 路径，在建立力

学分析模型后，对构件进行加载，随后经历 ISO 火灾升温直到构件破坏。  
图 3.15 和图 3.16 为钢管混凝土轴压构件耐火极限算例的轴向变形(Δ)-升温时

间(t)曲线。由于高温试验较为复杂，ABAQUS 计算结果与试验值的 Δ-t 曲线略有

不同，但总体趋势较吻合，耐火极限值也较为接近。  
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(a)                            (b) 

(a) B×t×L=219mm×5.3mm×3770mm；fy=246MPa；fcu=17.8MPa；NF=950kN；防火层厚度 a=17mm

（韩林海，2007[1]）  

(b) B×t×L=350mm×7.7mm×3770mm； fy=284MPa； fcu=17.8MPa；NF=2700kN；防火层厚度

a=11mm（韩林海，2007[1]）  

图 3.15 方钢管混凝土轴向变形(Δ)-升温时间(t)关系  
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(a)                           (b) 

(a) D×t×L=355.6mm×12.7mm×3750mm；fy=350MPa；fcu=25.4MPa；NF=1050kN（Lie 和 Chabot，

1990[54]）  

(b) D×t×L=273.1mm×5.56mm×3750mm；fy=350MPa；fcu=29MPa；NF=525kN（Lie 和 Chabot，

1990[54]）  

图 3.16 圆钢管混凝土轴向变形(Δ)-升温时间(t)关系  
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3.3.5 火灾后的钢管混凝土构件 

火灾后钢管混凝土构件加载路径为图 3.6 中的 1-2-5-9 路径，构件经历 ISO-834
标准火灾升温，恢复常温后加载至破坏。标准火灾后钢管混凝土构件模型需要先

建立温度场模型进行运算，随后将温度场数据导入力学模型中作为初始条件，结

合高温后的材性，对构件的力学性能进行有限元分析。火灾后钢管混凝土构件模

型与常温下构件有限元模型基本类似。  
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(c) S3                    (d) S4 

 

图 3.17 火灾后钢管混凝土偏压构件荷载(N)-变形(Um)曲线  
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(a) SF1                  (b) SF2 
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(c) SF3                         (d) SF4 

图 3.18 火灾后钢管混凝土压弯构件 P-Δ 曲线  

 

本文选用了韩林海（2007）[1]中火灾后的钢管混凝土偏压构件和压弯构件 S1、

S2、S3、S4、SF1、SF2、SF3、SF4（具体尺寸和材性详见出处），建立了火灾后

钢管混凝土偏压构件模型和压弯构件模型，并与算例进行了比较。由于滞回试验

骨架线与单调加载荷载-变形曲线差别不大，因此暂将试验骨架线与单调加载荷载

-变形计算曲线进行比较。如图 3.17 和 3.18 分别是偏压构件荷载(N)-变形(Um)曲线

和压弯构件荷载(P)-变形(Δ)曲线。ABAQUS 计算值与试验实测值吻合较好。  

3.3.6 火灾后的钢管混凝土柱-钢梁连接节点 

火灾后节点算例选取霍静思（2005） [10]中的钢管混凝土柱-钢梁连接外加强

环板节点试件 S11、S12、S13、S21、S31、S32，尺寸与材性详见出处。火灾后

钢管混凝土柱-钢梁连接节点模型与常温下节点模型类似，需要考虑温度对材性的

影响。火灾后节点模型加载路径与火灾后构件加载路径相同，为图 3.6 中的 1-2-5-9
路径，节点经历 ISO-834 标准火灾升温，恢复常温后加载至破坏。  

如图 3.19 为节点算例 P-Δ 曲线的数值模拟值与试验实测值比较。暂将试验骨

架线与单调加载荷载-变形计算曲线进行比较。计算曲线与试验曲线趋势相同，线

性段符合较好，计算承载力略低。造成差异的原因可能是试验的铰接支座不如计

算模型模拟得理想，以及有限元模型中采用的钢材双折线强化应力-应变关系与试

验有所不同。此外，往复荷载的作用也会和单调荷载的情况有所差异。  
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(a) S11                             (b) S12 
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(c) S13                             (d) S21 
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(e) S31                           (f) S32 

图 3.19 火灾后钢管混凝土柱-钢梁节点 P-Δ 曲线  

3.3.7 火灾后的钢管混凝土柱-钢梁框架 

火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架模型与常温下框架模型类似，还要考虑温度对

材性的影响。其加载路径与火灾后构件、节点的加载路径相同，为图 3.6 中的

1-2-5-9 路径，首先常温加载，持载经历 ISO-834 标准火灾升温，然后恢复常温后

加载至破坏。  
通过前面算例分析可以看出，ABAQUS 的模拟结果与试验结果基本吻合良

好，模型有效。现在还缺少火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的试验数据。为了能较

好地了解火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的力学性能特点，本文在王文达（2006）
[9]尺寸基础上，分别建立了火灾后方、圆钢管混凝土柱-钢梁框架模型，以此为算

例计算火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的力学性能。  
标准算例的计算条件为：方钢管混凝土柱截面 B×t=120mm×3.46mm，C60

混凝土，Q345 钢材，含钢率 α=0.126，梁尺寸取 160mm×80mm×3.44mm×3.44mm，

环板 200mm×40mm；圆钢管混凝土柱截面 D×t=140mm×2.00mm，C60 混凝土，

Q345 钢材，含钢率 α=0.06，梁尺寸取 150mm×70mm×3.44mm×3.44mm，环板

宽度为 40mm；混凝土楼板厚度为 180mm。升温按照 ISO-834 标准火灾升温 90
分钟。  

图 3.20 所示为火灾后钢管混凝土框架的 P-Δ曲线与常温下的钢管混凝土框架

P-Δ 曲线的对比。由图可以看出，由于经历了高温作用，火灾后框架材性下降较

大，承载力和刚度明显低于常温框架。但是火灾后框架有明显的加强段提高了火
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灾后框架的极限承载力。火灾后框架的位移延性明显比常温下增大。图 3.21 所示

为受火时间相同时，不同轴压比作用于火灾后钢管混凝土框架得到的荷载位移曲

线对比。由图可见，轴压力变大，刚度和承载力有明显下降。轴压比 n=0.3 时火

灾后框架承载力、刚度均比轴压比 n=0.07 时火灾后框架承载力、刚度降低了 20%
以上。极限荷载对应的变形增大，即框架的变形能力提高，P-Δ 曲线下降段也比

较平缓。 
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图 3.20 常温与后灾后框架 P-Δ 曲线对比     
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图 3.21 轴压比不同时火灾后框架 P-Δ 曲线  

              

(a) 方形混凝土柱                            (b) 方形钢管  
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(c) 钢梁翼缘  

 

 
(d) 钢梁腹板  

图 3.22 方形截面钢管混凝土柱-钢梁框架各部件火灾前后受力云图对比  
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(a) 圆形混凝土柱                            (b) 圆形钢管  

 

 
 

 

(c) 钢梁翼缘  
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(d) 钢梁腹板  

图 3.23 圆形截面钢管混凝土柱-钢梁框架各部件火灾前后受力云图对比  

图 3.22 和 3.23 分别为方、圆形截面钢管混凝土柱-钢梁框架各部件在火灾后

和常温下的应力分布云图对比。火灾后应力云图在前，常温下应力云图在后。从

图表中可以看出，火灾后框架各部件的最大应力明显低于常温下各部件的最大应

力。钢管和钢梁连接处应力最大，是最先发生屈服的地方。腹板和翼缘靠近节点

处也是应力最大的地方，也会先发生屈服。节点附近和柱底出现塑性铰，其应力

最大。图 3.24 所示为达到极限承载力时的混凝土柱在火灾前后的应力对比云图。

从图表中很明显可以看出，相对于常温下（左侧）的混凝土柱，火灾后（右侧）

混凝土柱的承载力明显降低。  

         

(a) 常温下混凝土柱应力云图  

         

(b) 火灾后混凝土柱应力云图  

图 3.24 达到极限承载力时混凝土柱截面火灾前后的应力云图对比  
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59 

3.4本章小结  

对本章进行工作简要归纳如下：  
（1）本章利用 ABAQUS 有限元软件，确定合理的模型边界条件、单元类型

等，选定不同受火情况下材料的性能，建立了火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的力

学分析模型。并通过模拟已有研究者所做试验中的常温下、火灾下和火灾后钢管

混凝土构件，节点、框架等，通过计算数值与试验数值的对比，验证模型的有效

性。  
（2）在模型有效性的基础上，建立了火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架算例，

进行 ISO-834 标准火灾升温 90 分钟后的力学性能分析，并与常温下同尺寸的钢管

混凝土柱-钢梁框架进行简单对比分析。  
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第 4 章 参数分析与火灾后组合框架简化P-Δ曲线 

4.1概述 

通过上一章的分析，说明利用有限元软件ABAQUS建立的火灾后钢管混凝土

柱组合框架模型是适用的，可以通过此模型对钢管混凝土柱-钢梁钢筋混凝土楼板

组合框架进行非线性分析，从而得到框架组成部分的一些力学性能指标，但此分

析方法比较复杂，不便于工程应用。  
本章利用非线性有限元软件对影响火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架的荷载-位

移曲线的主要因素，如：钢管钢材强度、核心混凝土强度、柱截面含钢率、柱的

长细比、柱轴压比、防火保护层厚度、受火时间、梁柱线刚度比、梁柱强度比等

进行参数分析，确定各影响因素的影响规律，进一步为确定火灾后钢管混凝土组

合框架荷载-位移曲线简化模型提供条件，为工程实践提供参考。  

4.2火灾后组合框架典型算例 

火灾后钢管混凝土柱-钢梁组合平面框架的力学性能与其组成部分密切相关，

钢管混凝土框架柱和框架梁都会对框架的力学性能产生影响。框架中的钢管混凝

土柱为压弯构件，框架梁也是压弯或拉弯构件。韩林海（2007） [1]通过试验研究

及理论计算表明，影响钢管混凝土混凝土压弯构件水平荷载-水平(P-Δ)关系曲线

的可能因素主要有柱截面含钢率(α)、钢材屈服强度(fy)、柱核心混凝土抗压强度

(fcu)、轴压比(n)和构件长细比(λ)，对于矩形截面构件，则还可能会有截面宽高比

(β)，而且上述因素对于圆钢管混凝土和方、矩形钢管混凝土 P-Δ 关系曲线的影响

规律基本类似。因此，对于火灾后钢管混凝土柱平面组合框架而言，除了上述影

响因素外，尚应考虑框架梁柱线刚度比(i=EIbeam/EIcolumn)和梁柱强度比(km)综合来

反映，即定义 km=Myb/Myc，其中 Myb 为钢梁的屈服弯矩，按《钢结构设计规

GB50017-2003》中压弯构件的相关条件确定；Myc 为钢管混凝土柱的屈服弯矩，

按《钢管混凝土结构技术规程 DBJ13-51-2003》中的压弯构件的相关条文确定。

同时，在火灾温度场的影响下，钢管外侧会不同厚度的防火保护层，对结构耐火

极限影响不同，因此，防火保护层厚度(a)也会影响火灾后钢管混凝土组合框架的

P-Δ 曲线。  
韩林海等（2009） [3]研究指出钢结构框架中框架柱的杆端边界条件及框架上

的荷载分布形式等都会影响其承载力，框架柱的边界条件将直接影响其计算长度，

而框架梁上的荷载分布形式，也将影响到框架梁塑性的发展和塑性铰位置等，对

于钢管混凝土柱组合框架而言，也会出现类似情况。针对本文的研究情况，暂不

考虑不同框架柱边界条件和框架梁上荷载分布，只针对类似于王文达（2006） [9]

试验基础上的组合框架进行参数分析，即研究对象仅限于柱底固接的钢管混凝土
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柱-钢梁钢筋混凝土楼板单层单跨框架，竖向荷载和水平荷载均作用在节点上，框

架梁、柱上均没有其他横向荷载，而且梁柱节点为刚接。有限元模型及网格划分

如图 4.1 所示。  

 

(a) 组合框架有限元模型及网格划分示意图  

 
(b) 混凝土楼板网格划分示意图  

        
(c) 组合框架除去楼板的网格划分示意图     (d) 栓钉网格划分示意图  

图 4.1  框架有限元模型及网格划分示意图  

本章主要是通过有限元计算寻求各参数的影响规律，必须首先确定典型构件。

典型构件的基本信息如下：钢管混凝土柱采用圆形柱D×t=400×9.31mm，方形柱

B×t=400×9.31mm，含钢率α=0.1，Q345钢材，C60混凝土，柱高H=3m。钢梁采用

Q345钢材，圆形柱框架钢梁截面为H320×160×7×7mm，方形柱框架钢梁截面为
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H360×180×8×10mm，跨度L=6m，混凝土楼板厚80mm，宽度1120mm，轴压比取

0.4，梁柱线刚度比取0.8。受火时间为90分钟。  

4.3组合框架的P-Δ曲线影响因素参数分析 

在进行钢管混凝土组合框架力学性能参数分析时，选取如下参数进行：钢管

混凝土柱截面含钢率 α、柱钢材屈服强度 fy、柱核心混凝土抗压强度 fcu、柱轴压

比 n、长细比 λ、梁柱线刚度比 i、梁柱强度比 km、防火保护层厚度 a。  
进行参数分析时，依据工程常用参数范围进行，即钢管混凝土柱截面含钢率

α=0.05-0.2 ， 柱 钢 材 屈 服 强 度 fy=235-420N/mm2 ， 柱 核 心 混 凝 土 抗 压 强 度

fcu=30-90N/mm2，柱轴压比 n=0-0.8，长细比 λ=20-80，梁柱线刚度比 i=0.25-2，梁

柱强度比 km=0.4-0.8，防火保护层厚度 a=9-17mm，受火时间均为 90 分钟。分析

时，只改变其中的一个参数而保持其它参数不变。  

4.3.1 柱截面含钢率 

图 4.2 给出了火灾后圆、方形钢管混凝土柱组合框架在不同的柱截面含钢率

α 下的 P-Δ 关系曲线。结果表明，随着含钢率的提高，框架弹性阶段刚度和水平

承载力都有较明显提高，下降段略有减小，但含钢率总体上主要影响曲线的数值，

对 P-Δ 关系曲线的形状影响则不大。方形截面柱框架与圆形截面柱框架的规律类

似。  
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(a) 圆柱组合框架                       (b) 方柱组合框架  

图 4.2 柱截面含钢率 α 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

 

4.3.2 柱钢材屈服强度 

图 4.3 所示为钢管混凝土柱钢材屈服强度对火灾后框架 P-Δ 骨架关系曲线的

影响。对比结果表明，框架柱钢材屈服强度对火灾后框架 P-Δ 骨架关系曲线的初

始弹性阶段和下降阶段的曲线形状影响不大，但对弹性阶段后期接近进入弹塑性

阶段的刚度有一定影响，随着 fy 的增大，钢管混凝土框架柱的约束效应系数提高，

框架的水平承载力和和接近进入弹塑性状态时的刚度有所提高，但位移延性有减

小趋势。方形截面柱框架与圆形截面柱框架的规律类似。  
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(a) 圆柱组合框架                      (b) 方柱组合框架  

图 4.3 柱钢材强度 fy 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

4.3.3 柱核心混凝土强度 

图 4.4 所示为钢管混凝土柱核心混凝土强度对火灾后框架 P-Δ 骨架关系曲线

的影响。可见，混凝土强度的改变对火灾后框架弹性阶段刚度的水平承载力有一

定影响，随着 fcu 的增大，框架弹性刚度和承载力也都增大，但曲线下降趋势明显，

即位移延性有减小趋势。方形截面柱框架与圆形截面柱框架的规律类似。  
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(a) 圆柱组合框架                       (b) 方柱组合框架  

图 4.4 柱核心混凝土 fcu 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

4.3.4 柱轴压比 

图 4.5 所示为不同柱轴压比对火灾后框架 P-Δ 骨架关系曲线的影响。由图可

见，轴压比 n 对曲线的形状影响较大：轴压比越大，框架的水平承载力越小，强

化阶段的刚度也越小。当轴压比达到一定数值时，曲线会出现下降段，随轴压比

的增大下降幅度增大，位移延性逐渐减小。轴压比较小时，对曲线弹性阶段的刚

度几乎没有影响。这是因为在弹性阶段构件的变形很小，P-Δ 效应并不明显。当

轴压比超过 0.5 以后，框架弹性阶段的刚度随轴压比的增大有明显下降。  

4.3.5 柱长细比 

图 4.6 所示为不同框架柱长细比对火灾后框架 P-Δ 骨架关系曲线的影响。由

图可见，框架柱长细比 λ 既影响曲线的数值又影响曲线的形状。随着 λ 增大，弹

性阶段和强化阶段的刚度越来越小，水平承载力也有较大幅度减小。  
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(a) 圆柱组合框架                       (b) 方柱组合框架  

图 4.5 柱轴压比 n 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  
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(a) 圆柱组合框架                      (b) 方柱组合框架  

图 4.6 柱长细比 λ 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

4.3.6 梁柱线刚度比 

梁柱线刚度比反映了框架梁对框架柱的约束程度。框架柱作为下端固定、上

端被框架约束的压弯构件，在受力过程中，由于上部约束程度的不同，框架柱发

生侧移和转角的能力也会有差异，从而直接影响到框架柱的计算长度，使得框架

承载力发生了一定的变化。图 4.7 所示为采取不同梁柱线刚度比对火灾后组合框

架 P-Δ 骨架关系曲线的影响。可见，框架梁柱线刚度比对其承载力和刚度有一定

影响，随着梁柱线刚度比的增加，框架的弹性刚度有所提高，但承载力增加不明

显。  
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(a) 圆柱组合框架                    (b) 方柱组合框架  

图 4.7 梁柱线刚度比 i 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  
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4.3.7 梁柱强度比 

图 4.8 所示为不同梁柱强度比对火灾后组合框架 P-Δ 骨架关系曲线的影响。

可见，随着梁柱强度比的增加，框架的弹性刚度和水平承载力都明显的提高，但

对于其下降阶段的曲线形状没有明显影响，且基本上峰值荷载对应的位移相同，

可见梁柱强度比对框架的延性没有明显影响。  
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(a) 圆组合框架                          (b) 方组合框架  

图 4.8 梁柱强度比 km 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

4.3.8 柱防火保护层厚度 

图 4.9 所示为不同柱防火层厚度对火灾后组合框架 P-Δ骨架关系曲线的影响。

由图可以看出，随着柱防火层厚度的增加，框架的弹性刚度和水平承载力都有明

显的提高，位移延性有所提高，但并不明显。  
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(a) 圆组合框架                          (b) 方组合框架  

图 4.9 柱防火保护层厚度 a 对火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 关系曲线的影响  

4.4火灾后钢管混凝土框架P-Δ曲线简化模型 

采用数值模拟方法可以较为准确地计算火灾后钢管混凝土框架的 P-Δ 曲线，

从而较深入地了解该类结构的工作特点，但由于数值模拟过程较为复杂，不便应

用于工程中。本文在参考王文达和韩林海（2008） [125]中常温下的钢管混凝土柱-
钢梁框架的 P-Δ 曲线简化模型的基础上，给出了火灾后钢管混凝土框架 P-Δ 曲线

的简化模型。  
结合王文达和韩林海（2008） [125]中常温下钢管混凝土柱-钢梁框架 P-Δ 曲线
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的简化模型和火灾后钢管混凝土柱组合框架 P-Δ 曲线特征，采用三折线型来模拟

火灾后钢管混凝土框架骨架曲线，如图 4.10 所示，模型可以分为弹性段 OA，弹

塑性段 AB 和下降段 BC。A 点为曲线弹性段的终点，B 点为曲线峰值点，水平荷

载值为 Pm，对应的水平位移为 Δp。A 点水平荷载大小取 0.6Pm（PA=0.6Pm）。  
三折线模型中的每一段直线的方程如下：  

⎪
⎩

⎪
⎨

⎧

−+
≤≤−+

≤≤
==

ΔΔΔΔKP
ΔΔΔΔΔKP

ΔΔΔK
ΔfP

＜）（

）（）（

PPTm

PAA2A

Aa 0
          (4.1) 
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ΔO
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 PA

 
 
 
 

图 4.10 火灾后钢管混凝土柱组合框架 P-Δ 骨架曲线模型  

式中，PA 和 ΔA 分别为 A 点对应得荷载及位移；K2 为第二段直线的刚度，各

参数之间的关系如下：  
ΔA=PA/Ka=0.6Py/Ka                                  (4.2) 

amP

m

AP

Am
2 /6.0

4.0
KPΔ

P
ΔΔ
PP

K
−

=
−
−

=                         (4.3) 

可见，只要确定了 Ka、Δp、Pm 及 KT，图 4.10 所示的 P-Δ 骨架曲线模型即可

确定。参考王文达和韩林海（2008） [125]中的方法，结合火灾后钢管混凝土材性

特点，具体参数计算公式如下。  
1．弹性阶段刚度 Ka 
其中的有关参数为：  

15
234
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2
5

6122
cu
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u
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a LnNii
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⎜⎜
⎝

⎛
−=                (4.4) 

其中的有关参数为：ib 为梁线刚度；ic 为柱线刚度；n 为柱轴压比；Nu 为柱

轴压承载力；Lc 为框架柱高度。其中火灾后框架柱的弹性抗弯刚度依据韩林海

（2007） [1]确定，即对于圆钢管混凝土框架柱 EIc=EsIs+0.6EcIc；对于方、矩形钢

管混凝土框架柱 EIc=EsIs+0.2EcIc。其中，Ec 和 Es 分别为火灾后混凝土钢管的弹性
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模量，Ic 和 Is 分别为核心混凝土与外钢管的截面惯性矩。  
2．最大水平荷载 Pm=2Pc，其中 Pc 为相应火灾后框架柱水平承载力，可按照

DBJ13-51-2003 中压弯构件确定，但注意此时框架柱的计算长度系数可按霍静思

（2005） [10]中公式计算，公式如下：  

2121

2121

7.5
1.5247.5

KKKK
KKKK
++

+++
=

）（
μ                     (4.5) 

其中 K1、K2 确定也按照霍静思（2005） [10]确定。  
3．B 点位移 Δp 

Δp 由以下公式确定：  
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其中，M1c 由下式确定：  
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Mpc 为钢管混凝土框架柱抗弯极限承载力，依据 DBJ13-51-2003 中钢管混凝

土压弯构件相关条文确定，ΔA 由公式(4.2)确定。  

4．第三段刚度 KT 
KT 有下面的公式确定：  
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其中 EIc 为柱抗弯刚度，p 为火灾后钢管混凝土柱弯矩-曲率模型中的强化段

模量系数，依据韩林海（2007） [1]中钢管混凝土构件弯矩-曲率模型确定。  
运用该简化模型模拟前面设计的火灾后组合框架典型算例，并将简化模型

P-Δ 曲线与前面的理论曲线进行对比。可见，弹性阶段与下降段结果吻合较好，

弹塑性阶段有一定偏差，但作为简化模型，两者总体吻合较好，满足一般工程应

用要求。  
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图 4.11 火灾后组合框架理论模型与简化骨架模型对比  

4.5本章小结 

对本章进行工作简要归纳如下：  
本章建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁钢筋混凝土楼板组合框架典型算例，并对

可能影响火灾后组合框架 P-Δ 关系的主要因素，如：钢管钢材强度、核心混凝土

强度、柱截面含钢率、柱的长细比、柱轴压比、防火保护层厚度、梁柱线刚度比、

梁柱强度比参数进行分析，得到了各参数对火灾后钢管混凝土组合框架 P-Δ 位移

曲线的影响规律，并在此基础上提出了火灾后钢管混凝土组合框架荷载-位移骨架

曲线的简化模型。  
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结论与展望 

1.结论 

钢管混凝土结构目前在建筑工程中得到了广泛应用，然而对该类结构火灾后

的力学性能研究尚不够深入，尤其是火灾后框架的整体作用与单个构件、节点不

同，需要进一步深入研究。  

本文主要对火灾后钢管混凝土柱-钢梁钢筋混凝土板组合框架的力学性能进

行了研究，运用 ABAQUS 对其进行了理论模拟以及一系列的参数分析，得到以

下结论：  
（1）选择合适的热工模型，运用 ABAQUS 建立钢管混凝土柱-钢梁框架温度

场有限元分析模型，模拟现有试验数据，建立了钢管混凝土构件、钢管混凝土柱-
钢筋混凝土梁节点、钢管混凝土柱-钢筋混凝土梁平面框架，模拟结果与试验数据

吻合良好，验证了模型的有效性。并建立钢管混凝土柱-钢梁框架的模型，简要分

析了框架在不同时刻的温度场分布。  
（2）选取合理的钢筋和混凝土材料本构关系、单元模型和求解方法，考虑钢

管与混凝土之间的约束效应以及接触面模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架

力学性能有限元分析模型，并模拟现有试验中常温下的钢管混凝土构件、节点、

框架力学性能能，火灾下的钢管混凝土构件，以及火灾后钢管混凝土构件、节点

力学性能，模拟结果与试验数据吻合良好，验证了模型的有效性。利用前述模型，

建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能分析模型，并简要对比分析火灾后与

常温下钢管混凝土柱-钢梁框架力学性能。  

（3）利用上述有限元模型，建立火灾后钢管混凝土柱-钢梁钢筋混凝土楼板

组合框架典型算例，并对可能影响火灾后组合框架荷载-位移关系的主要因素，如：

钢管钢材强度、核心混凝土强度、柱截面含钢率、柱的长细比、柱轴压比、防火

保护层厚度、梁柱线刚度比、梁强度比参数进行分析，得到了各参数对火灾后钢

管混凝土组合框架荷载-位移曲线的影响规律。并在此基础上提出了火灾后钢管混

凝土组合框架荷载-位移骨架曲线的简化模型。  

2.展望 

由于本文进行的火灾后框架力学性能尚只是初步研究，为了对该类结构火灾

后的力学性能以及火灾后修复加固后的力学性能进行研究，以更好地为该类工程

结构确定火灾后修复加固措施。作者认为还应进行以下几个方面的研究工作：  

（1）本文只是在现有常温下框架和火灾后构件、节点的力学性能基础上理论
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研究了火灾后组合框架的力学性能，尚缺乏试验研究，以及试验与理论分析的对

比和完善。同时，火灾后钢管混凝土框架的承载力使用方法及其火灾后的滞回性

能仍有待进一步深入研究。  

（2）因为结构在荷载和火灾双重作用下将发生内力重分布，是火灾后钢管混

凝土的构件具有不同程度的初应力，因此，考虑经历“持载-受火升温-降温-持载”

全过程火灾作用和外荷载的共同作用对钢管混凝土组合框架结构的影响，即把结

构在火灾后的力学性能研究结构在荷载和火灾的作用作为一个连续的过程加以研

究。为了更好地评价钢管混凝土框架结构在受火全过程中的性能以及火灾后的鉴

定和修复加固工作，还需要开展更多的研究工作。  

（3）通过对火灾后钢管混凝土框架的振动台试验和弹塑性地震反应分析，探

讨在多种灾害情况下该类结构的抗震性能以及火灾后经过修复加固后的力学性

能。  
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学性能研究”，王文达主持，第四参加人，2009.12结题。  
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