
第 28卷第 2期    Vol.28 No.2 工    程    力    学   

2011年  2  月    Feb.   2011 ENGINEERING  MECHANICS 198 

——————————————— 

  收稿日期：2009-10-16；修改日期：2010-01-21 
  基金项目：国家自然科学基金项目(90815023)；国家重点基础研究发展规划项目(2007CB714006) 
  作者简介：*段红霞(1968―)，女，山东人，副教授，博士生，主要从事钢结构损伤识别研究(E-mail: duanhongxia00@163.com)； 
             李守巨(1960―)，男，辽宁人，教授，博士，从事工程力学和参数反演研究(E-mail: lishouju@dlut.edu.cn)； 
             刘迎曦(1944―)，男，四川人，教授，博士，从事有限元研究(E-mail: yxliu@dlut.edu.cn). 

文章编号：1000-4750(2011)02-0198-07 

地震作用下钢结构损伤过程数值模拟 
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摘  要：采用弹塑性损伤本构模型，该模型结合了非线性各向同性和随动强化准则以及基于塑性位移的损伤演化

规律，利用 ABAQUS 对一个 9 层钢结构在 EL-Centro 地震波作用下塑性变形和损伤区域的发展过程进行了数值

模拟。结果表明，上部楼层的梁端产生较明显的塑性变形并形成损伤部位。这与在 Northridge地震中观测到的高

层钢结构的地震损伤情况是一致的。 
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NUMERICAL SIMULATION OF DAMAGE PROCESS OF STEEL FRAMES 
UNDER EARTHQUAKE EXCITATION 

*DUAN Hong-xia1,2 , LI Shou-ju1 , LIU Ying-xi1 
(1. State Key Laboratory of Structural Analysis for Iindustrial Equipment, Dalian University of Tecchnology, Dalian, Liaoning 116024, China;  

2. Dalian Nationalities University, Dalian, Liaoning 116600, China) 

Abstract:  The paper simulates the damaging process of a 9-story steel frame under EI-Centro earthquake 
ground motion using ABAQUS. In the analysis, the plastic damage model is combined with the nonlinear 
isotropic/kinematic hardening criteria and the damage evolution law of plastic displacement. The results show that 
the beam ends of upper floors undergo obvious plastic deformation and incur the appearance of damage domains. 
This observation is consistent with the observed seismic damage of high-rise steel structures during the 
Northridge earthquake. 
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钢结构由于其质轻高强、工厂制作程度高和施

工速度快等优点，在我国高层建筑中得到越来越普

遍的应用。钢结构一直被认为是抗震性能优越的结

构形式，但是 1994年的美国Northridge地震和 1995
年的日本 Kobe 地震中，许多高层钢结构发生断裂
破坏，结构工程界开始重新认识和研究高层钢结构

的抗震性能，应深入了解高层钢结构在强烈地震作

用下可能发生的损伤、破坏以致倒塌的机理。目前，

国际公认的结构抗震原则是“小震不坏，大震不

倒”，我国规范规定的是小震弹性的设计方法，对

大多数结构来说，一般只进行第一阶段的设计，但

国内外历次大地震的经验表明，发生高于基本烈度

的地震是可能的，设计时要考虑“大震不倒”的必

要性，规范要求对薄弱层进行罕遇地震下变形验

算，即满足第二阶段设计要求。为防止高层钢结构

在罕遇地震下严重破坏(如产生大的层间残余变形)
或倒塌，需进行结构弹塑性动力时程分析，即根据

选定的地震波和结构的恢复力特性(循环荷载下钢
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材的本构关系)，对结构的动力方程采用逐步积分的
方法计算地震过程中每一瞬时结构的位移、速度、

加速度、内力反应，从而可以分析结构在弹性和非

弹性阶段的内力变化及构件破坏、直至倒塌的全过

程。进行结构弹塑性地震反应分析的关键问题是建

立循环荷载下精确的材料本构模型和计算模型。对

于建筑用钢材，常用的本构模型有理想弹塑性模

型、各向同性强化模型及随动强化模型。理想弹塑

性模型无法描述材料的硬化特性，与材料的实验结

果有一定偏差。同性强化理论允许屈服面膨胀、收

缩，适用于单调加载，对于循环塑性，同性强化不

能反映包辛格(Bauschinger)效应。随动强化理论假
定屈服面在应力空间中可以平移，但不能转动、膨

胀和收缩。随动强化理论比同性强化理论前进了一

步，但随动强化只适应于小应变的情况。对复杂荷

载历史工况，同性强化、随动强化都不能真实描述

钢材的循环特性。由 Hodge 提出，并由 Axelsson
和 Samuelsson[1]进一步发展的混合强化模型将各向

同性强化和随动强化结合起来，屈服面既能膨胀(收
缩)又能平移，可考虑钢材的包辛格(Bauschinger)效
应和屈服平台，模型简单而实用。许红胜介绍了一

种新的双曲面混合模型，对非比例加载有良好的适

用性，可用于钢结构在复杂动力荷载作用下的塑性

分析[2]。但是上述这些模型没有涉及到钢材损伤的

影响，实际上原生材料就存在损伤[3]，随着荷载的

循环作用，在材料中的微裂纹、微孔洞、剪切带等

细观损伤萌生、串接、汇合、扩展，从而形成损伤

的动态演化过程，直接影响着钢结构的性能。因此，

要客观地描述建筑用钢材的循环本构关系，不可忽

略损伤对材性的不可逆劣化影响[4―7]。郑宏提出了

结构钢弹塑性各向异性损伤本构模型，采用非线性

有限元方法，分析了箱形柱在单轴循环荷载作用下

的滞回性能[8]。丁阳考虑了钢材的损伤累积效应和

应变强化效应，应用塑性应变和能量耗散理论建立

了钢材的损伤力学模型[9]。王连坤基于钢材各向同

性塑性累积损伤本构关系，推导了考虑材料损伤和

混合强化本构关系的弹塑性刚度矩阵，算例证明文

中方法可以达到较高精度[10]。Mashayekhi采用连续
损伤本构模型，计算了带槽口矩形截面试件的损伤

参数，并通过试验证明了该模型的有效性[11]。为了

能够真实描述钢结构经受循环荷载时的损伤破坏

特性，本文同时考虑了钢材的混合强化模型和损伤

演化规律，利用高效有限元 ABAQUS模拟了一个 9

层钢框架的地震反应，分析了损伤发生的时刻、部

位及程度，对钢结构的损伤机理做了一定的研究和

探讨。 

1  钢材的弹塑性损伤本构模型 

钢结构在强烈地震作用下，首先某些部位某些

构件达到屈服，结构进入弹塑性状态。随着塑性变

形的继续增大，局部构件在滞回运动中损伤退化，

部分构件失效退出工作，结构进入破坏阶段。随着

破坏进程的继续，更多的构件先后失效导致结构局

部倒塌，最后整个结构因失稳而整体倒塌。进行地

震结构破坏原型试验几乎是不可能的，计算机仿真

模拟具有可行性和现实意义。 
钢材一旦产生损伤，就会对应力-应变关系(即

材料本构)产生影响。对损伤的研究有许多重要的概
念和假设，如有效应力、应变等效性假设、能量等

效性假设等。Lemaitre 等人继承了 Kachnnov 和
Robotnov的有效应力概念，在实验的基础上作了一
些近似的处理，把损伤作为一种劣化因素结合到弹

塑性本构中，建立了弹塑性损伤理论[12―13]。该理论

模型简单，对于金属材料，理论与实验结果吻合较

好，因而得到广泛应用。损伤可以看作是受载材料

因微缺陷的产生和发展而引起的承载力的逐步劣

化，因此 Lemaitre定义损伤变量 D为： 

1 effA
D

A
= −               (1) 

式中：Aeff为构件有效抵抗面积；A为总面积。在三
维应力状态下，根据 Simo和 Ju[14]的分析，延性材

料的损伤演化过程可以视为各向同性，因此钢材的

损伤变量可以用标量 D 来表示，根据等效应变假
设，有效应力σ%可以定义为： 

1 D
σ =

−
σ%                (2) 

式中，σ为未损伤状态的 Cauchy 应力张量。采用
同样关系式，有效偏应力张量 s%与偏应力张量 s 可
表示为： 

1 D
=

−
ss%                (3) 

当钢结构因受循环荷载处在塑性范围时，材料

非线性应力-应变关系可以采用混合硬化模型较为
精确地模拟，该模型屈服面方程定义为： 

0( )F f σ= − −σ α            (4) 

其中： 0σ 是后继屈服面的尺寸；α为屈服面在应力
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空间内移动的位移张量； ( )f −σ α 为 Mises屈服面

函数(相当Mises应力)。钢材损伤并具有损伤变量 D
后，其力学性能也会发生变化，为了建立损伤本构

模型，利用 Lemaitre[12]的应变等效假设，受损材料

的本构关系可采用无损时的形式，只要把其中的

Cauchy应力简单地换成有效应力即可，因此屈服面
方程可采用下式表示： 

3( )
2 1 1

dev devf
D D

α α  − = − −  − −  

s sσ α  (5) 

式中： p= +S σ I为偏应力张量，其中 p为静水压

力，I为符号张量；αdev是 α的偏斜分量。对于金属
材料，适用于相关联流动法则，塑性应变率可表  
示为： 

3 ( )
2 ( )

dev
pl pl plF

f
α

ε ε ε
σ

∂ −
= =

∂ −
s
σ α

& &&       (6) 

其中，
2 :
3

pl pl plε ε ε=& & & 为相当塑性应变率。 

在屈服面方程式(4)中，各向同性硬化部分，即
屈服面尺寸 0σ 可利用指数形式计算[15]： 

0
0| (1 e )

plbQ εσ σ −
∞= + −         (7) 

式中： 0|σ 是塑性应变为 0时的屈服应力；Q∞为屈

服面尺寸的最大变化；b 为随着塑性应变增加屈服
面尺寸的变化率，这两个参数可以通过材料试验来

获得。随动硬化部分，即屈服面在应力空间的移动

α，定义为： 

0
1 ( ) pl plCα ε γ ε

σ
= − −σ & && α α        (8) 

其中：C 为初始随动硬化模量；γ 是随动硬化模量
随着塑性变形增加的降低率。这两个参数也可以通

过材料试验得到。但是对于特定的钢材，不论是同

性硬化参数，还是随动硬化参数，难以真正通过试

验来测定，这时可以利用这些材料已有的常规试验

数据，比如对称应变循环试验数据、半循环应力-
应变数据、稳定循环应力-应变数据等，对这些数据
进行处理或通过计算模拟来获得所需用值。 
在弹塑性损伤模型实际应用时，首先要判断损

伤的出现。塑性变形发展到一定阶段，微孔洞、微

裂纹不断累积，当满足下列准则时，认为结构出现

延性损伤[16]： 
d 1
( , )

pl

D pl pl
D

ε
ω

ε η ε
= =∫ &           (9) 

式中： Dω 为损伤状态变量，随着塑性变形单调递

增； pl
Dε 为延性损伤出现时的相当塑性应变，是三

轴应力度 η和相当塑性应变率的函数， /p qη = − ，

q 为 Mises 等效应力。由于局部剪切带引起剪切损
伤时，满足下列关系式： 

d 1
( , )

pl

S pl pl
S S

ε
ω

ε θ ε
= =∫ &          (10) 

式中： Sω 是剪切损伤时的状态变量；θS=(q+kS)/τmax

为剪切应变率，其中，τmax 为最大剪切应力，kS 是

材料参数，对于结构钢材 kS取 0.03。 
假定损伤是材料刚度的逐步退化，钢材发生损

伤后，在反复荷载作用下的损伤变量 D向增大的方
向发展，且与所经历塑性应变有关，但是损伤演化

规律如果定义为相当塑性应变的函数，其计算结果

具有网格依赖性[15]。Hilleborg的方法，可以很好地
解决这个问题。Hilleborg提出脆性断裂概念，把裂
纹张开单位面积所需的能量 Gf作为材料参数。采用

该方法时，钢材损伤演化规律定义为相当塑性位移

或者断裂能量的函数，可以表示为指数式： 
( / )1 e

1 e

plpl
fa u u

aD
−

−

−
=

−
             (11) 

0
1 exp

pl pl
u y

f

u
D

G
σ 

= − −  
 

∫
&

      (12) 

以上两式可以有效降低计算结果对网格的敏感性；

式中， plu 为相当塑性位移； pl
fu 是结构破坏时的相

当塑性位移；a 为与材料有关的参数，对于结构钢
材 a在 0―3之间； yσ 是损伤后屈服应力；Gf为破

坏能量，可采用下式计算： 

0 0
d d

pl pl
f f

pl

upl pl
f y yG L u

ε

ε
σ ε σ= =∫ ∫    (13) 

式(13)把损伤出现后的相当塑性位移和屈服应
力联系在一起，损伤出现前 0plu =& ，产生损伤后

pl plu Lε= && ，L 是特征长度，是基于单元几何尺寸
定义的：对于梁和桁架，特征长度采用单元长度；

对于壳和平面单元，采用单元面积的平方根。采用

上述讨论的弹塑性损伤本构模型，本文对一高层钢

结构的地震反应进行了模拟，分别输入纵横地震

波，分析了塑性变形特点及损伤发生的时刻、位置

以和损伤程度，为研究钢结构的损伤演化作了一定

的探讨。 

2  某钢结构地震损伤分析 

某工程为一个 9层钢框架-支撑结构体系，钢支
撑的平面布置及立面图见图 1、图 2。主要柱网尺
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寸为 6m×6m，一层层高为 4.5m，标准层层高 3.9m，
横向为框架体系，纵向为支撑体系。抗震设防烈度

为 8度(0.30g)，设计地震分组为第一组，Ⅱ类场地。
恒载标准值 4.8kN/m2，活载 2.0kN/m2。钢材采用

Q235钢，框架柱采用箱形截面，梁、支撑均采用 H
形截面，截面尺寸如表 1。Q235钢基本参数为弹性
模量是 206GPa，屈服强度 235MPa，极限强度
390MPa，极限拉应变 0.25。 

 
图 1  支撑平面布置图 

Fig.1  Layout of brace plan 

 
图 2  支撑立面布置图 

Fig.2  Layout of brace elevation 

表 1  梁、柱、支撑截面尺寸 

Table 1  Cross section of beam, column and brace 

层数 
截面 

1―3 4―6 7―9 

梁 H400×200×10×16 H400×200×10×16 H400×200×10×16 
中柱 □450×450×30 □400×400×24 □350×350×20 
边柱 □250×250×22 □230×230×18 □200×200×14 
支撑 H250×300×14×18 H220×280×14×18 H200×250×14×18 

本文旨在分析钢结构在大震作用下的损伤演

化规律，时程分析时输入的地震波的加速度峰值越

高，建筑物损伤程度越大，因此选用 20s 的
EL-Centro 地震波，如图 3 所示，沿纵横两向分别

加载，并进行 2倍调幅，峰值加速度为 683.4cm/s2，

超出《建筑抗震设计规范》规定的最大值 510cm/s2，

但这样可以更清楚地显示整个结构在强震作用下

的损伤位置及损伤演化规律。 

 
图 3  EI-centro地震波图形 

Fig.3  The EI-centro Accelarograms 

现有的钢结构分析，材料的本构模型几乎都采

用双线型随动硬化模型，该模型虽然简单实用，但

不能反映钢材在地震作用下的非线性硬化特征，为

了使分析结果更接近结构的真实情况，在进行弹塑

性计算时，本文采用了上文讨论的混合硬化模型，

如图 4所示。图 4中曲线为对称应变控制下，达到
循环稳定后的应力-应变关系图，一般通过试验获
得。本工程采用 Q235 钢，在没有稳定循环试验数
据的情况下，参照文献[17]的方法，通过数值分析
的得到了稳定的应力-应变曲线；进一步利用相似材
料的已有数据，近似地得到了计算所需材料参数。 

 
图 4  非线性各向同性随动混合硬化模型 

Fig.4  Nonlinear isotropic/kinematic hardening model 

利用 ABAQUS 对钢结构进行时程分析时，损
伤的加入，需要确定损伤起始准则和损伤演化规

律。应力三轴度 /p qη = − 可以综合反映应力场中

的三轴应力状态对材料变形的约束程度，对材料的

损伤破坏有重要影响，甚至常常起决定作用[18]。因

此，损伤开始时的相当塑性应变，定义为三轴应力

的函数 ( , )pl pl
Dε η ε& 。此函数的具体表达式难以直接
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通过试验来获得，本文根据文献[19]介绍的方法，
并通过 ABAQUS 数值模拟绘出图 5 所示损伤出现
时的相当塑性应变和三轴应力度的曲线图。 

 

图 5  断裂应变与三轴应力度关系曲线 
Fig.5  Curve of fracture strain and stress 

对于损伤产生后的损伤演化规律，为了减小计

算结果对网格的依赖性，一般定义为塑性位移或者

破坏能量的函数，而不是塑性应变的函数。具体定

义损伤演化的方式很多，可采用位移控制损伤或能

量控制损伤。对于建筑钢材，采用位移定义损伤时，

指数形式较为适宜，如图 6所示，指数 a可取 0―2
的数值，最大损伤值为 1 时的塑性位移值 pl

fu ，利

用公式 pl plu Lε= && 计算；采用能量定义方式时，需

确定破坏能量 Gf，式(13)可用来计算此值。 

 

图 6  基于塑性位移的损伤演化 
Fig.6  Damage evolution based on plastic displacement 

上述各模型和材料参数确定后，就可利用

ABAQUS 进行地震作用下钢结构的弹塑性损伤模
拟。计算时，不考虑楼面活荷载，把楼板重量折算

为梁的质量，计入动力作用，梁柱节点处采用焊接

刚性连接，经过 20s的地震波计算，给出了顶部最
大位移时程曲线，图 7所示；顶层梁 12和梁 23的
梁端分别在纵横地震波下的相对位移时程曲线，如

图 8 所示，梁的位置见图 1；为了清楚显示整个钢
框架塑性区出现的位置及发展状况，考虑到结构的

对称性，在两个方向只绘出半个结构，并且各榀框

架分开显示，图 9所示；损伤计算是本文的重点，
损伤(刚度退化)产生的时刻、位置、程度及变化规
律，同样采用半结构绘出，如图 10 所示，表 2 列
出了不同时刻各损伤区的损伤量值。 

 
图 7  顶层位移时程 

Fig.7  Displacement history of roof 

 
图 8  梁端相对位移时程曲线 

Fig.8  Relative displacement history of beam ends 

 
(a) 纵向各榀框架的塑性区发展状况(数字为塑性区出现的次序) 
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(b) 横向各榀框架的塑性区发展状况 

图 9  钢框架塑性区发展状况 
Fig.9  Plastic zone development of steel frame 

 

图 10  钢框架损伤演化规律 
Fig.10  Damage evolution of steel frame 

表 2  钢框架损伤量值 
Table 2  Damage of steel frame 

各损伤区的损伤值 D 
时刻 

1 2 3 4 5 6 

4.6s 0.0065      
5.0s 0.0238 0.0208     
7.0s 0.121 0.142 0.105    
10.0s 0.160 0.239 0.125 0.0357   
15.0s 0.289 0.459 0.264 0.191 0.0472  
20.0s 0.336 0.595 0.304 0.269 0.116 0.0218 

3  对计算结果的讨论 

(1) 在纵横地震波分别作用下，梁 12的相对位
移 U12远大于梁 23的相对位移 U23(图 8)，这是由
于纵横体系刚度差异造成的。纵向框架有两榀增加

了支撑，连接有支撑和无支撑框架之间的横梁，如

梁 12 必然产生应力集中，出现较大的塑性变形，

损伤应首先在此处产生。横向体系为纯框架，刚度

均匀，连梁 23 相对位移要小很多，经计算纵向框
架梁基本没有出现损伤。 

(2) 纵向支撑体系方向，从 1.8s 开始，地震波
峰值出现较大变化(图 3)，顶层位移时程几乎达到最
大值(图 7)，结构开始出现塑性变形(图 9)。最先出
现塑性变形的部位是在边框架的底层柱顶，随着地

震的持续，塑性区域由下向上不断发展，并且主要

集中在框架柱上下端；中间框架塑性区主要集中在

梁端，3.6s 时，几乎所有梁端都出现了塑性变形；
对于支撑框架，除了底层部分柱支撑和上部楼层局

部梁端产生塑性区外，其它部分塑性变形都很小。

各框架随着地震持时塑性范围和塑性程度进一步

扩展，到 20s时，大部分构件进入塑性状态。 
(3) 横向无支撑框架体系，由于刚度相对较弱，
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产生的塑性变形较大，且主要集中在中上部楼层的

梁端(图 9)。2.0s时，首先在顶层垂直于支撑的梁端
产生塑性变形，然后从上到下，逐步发展，地震结

束时，最大的相当塑性应变达到了 0.0897，而纵向
最大塑性应变为 0.0318。根据损伤的产生的条件，
首先应在塑性变形大的横向框架出现，并随着地震

进程不断扩展增强。 
(4) 损伤是塑性变形积累到一定程度产生的。

地震进行到 4.6s 时，在塑性变形最大的位置，即   
图 10 中 1 号损伤区出现刚度退化，但损伤程度较
小，D=0.0065(表 2)。随着地震的持时，到达 10s
时，最大的 2 号损伤区损伤量为 D=0.239，损伤大
致分布在顶部两层的梁端；20s 时，损伤已扩散到
顶部四层的范围，最大损伤值达到 D=0.595。从   
图 10 中可以看出，损伤主要集中在顶部几个楼层
的梁端。文献 [19]中考察了一个经受 1994 年
Northridge地震后 17层的钢结构工程，发现破坏主
要在顶部楼层梁端节点，其他部位很少有损坏，这

点与本文算例的计算结果是吻合的。 
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