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钢柱抗爆响应分析单自由度模型适用性评估
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暋暋摘要:为评估单自由度(SDOF)模型在结构抗爆设计中的适用性,分别采用SDOF模型和通用有限元软

件 ANSYS/LS灢DYNA对简支钢柱承受爆炸荷载时的动力响应进行模拟;对比二者计算结果,并以有限元模

拟为准,分析SDOF模型的适用范围。研究表明:可按照自由振动阶段SDOF模型位移结果的振幅大小,将

其位移响应划分为有限变形阶段、临界阶段、失稳破坏阶段,有限变形阶段SDOF模型与有限元结果基本一

致;截面高宽比、翼缘宽厚比对钢柱动力破坏形式有重要影响,高宽比越大、翼缘的宽厚比越小,越容易发生平

面外弯扭失稳;在SDOF模型中通过假定塑性铰分布长度计算塑性阶段应变及应变率,采用随时间变化的应

变率计算Cowper灢Symonds本构关系中的应力放大系数是可行的。
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暋暋由于爆炸荷载传播速度快、峰值压力大、作用时间短,因此难以精确描述所引起的动力响应。为了

方便结构抗爆工程应用,理想的方法是提出一些简化的分析模型,等效单自由度(singledegreeoffree灢
dom model,SDOF)模型就是其中之一。GB50009灢2012《建筑结构荷载规范》中规定:由炸药、燃气、粉
尘等引起的爆炸荷载宜按等效静力荷载采用,在确定该静力荷载时按单自由度体系强迫振动的方法分

析得到构件的内力[1]。但是在单自由度模型的推导及求解过程中,引入了一些理论假设,使该模型只能

近似反映结构的实际行为,因此需要对它在抗爆工程中的适用性进行评估。

暋暋对SDOF模型有过许多研究。A.A.Nassr等[2]通过爆炸实验,验证了SDOF模型中两个重要的理

论假设:动力响应的第一振型占主导地位;结构构件的变形在弹性阶段结束后立即进入塑性阶段,不考

虑弹塑性变形。实验数据和SDOF模型计算结果有比较好的一致性,但在SDOF模型中采用单一应变

率计及应变率效应;仅对实验工况进行了模拟,没有讨论SDOF模型的适用范围。

暋暋本文中,利用 ANSYS/LS灢DYNA[3]对钢柱在爆炸荷载作用下的动力响应进行精确求解,并以此为

依据,详细讨论SDOF的适用性;在SDOF模型中,通过假定塑性铰的分布长度,计算塑性阶段的应变

及应变率,更合理地考虑应变率效应。

1暋动力响应分析

暋暋分析图1(a)所示简支钢柱,先受到轴向载荷N的作用,然后受到横向三角形脉冲载荷p(t)作用,如
图2所示。分别采用SDOF模型和有限元软件进行模拟,对比二者的柱中点位移、应变、应变率结果,
分析SDOF模型在抗爆工程应用中的适用性。

1.1暋SDOF模型分析

暋暋众所周知,对于弹塑性梁的动力响应,当假定其变形模态后,可简化为单自由度模型进行分析。对

于梁柱构件,当计入p灢毮效应后,同样可归结为SDOF模型分析问题。
图1(b)所示体系的运动方程为[4]:
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KMM暓y+KLR(y)=KLF(t)+KL毲(t) (1)

KLMM暓y+R(y)=F(t)+毲(t) (2)
式中:暓y、y分别为集中质量的加速度、位移;M 为钢柱质量;KM、KL、KLM 分别为质量系数、刚度系数、质
量灢刚度系数(KLM =KM/KL,弹性阶段为0.78,塑性阶段为0.67);F(t)为作用于翼缘表面的爆炸荷载

合力;毲(t)为考虑轴向荷载二阶效应的等效横向荷载合力,弹性阶段为7.78Ny/L,塑性阶段8Ny/L,

N、L分别为构件的轴向荷载和计算长度;R(y)为体系的恢复力,弹性阶段为Ky,塑性阶段为8MP/L,

K=384EI/(5L3)为弹性刚度系数,MP 定义为塑性弯矩;设钢柱各点位移为Y(z,t)=氄(毼)y(t),其中

氄(毼)为形状函数,弹性阶段氄(毼)采用简支梁在均布荷载作用下的变形曲线:

氄(毼)=1-24
5毼

2+16
5毼

4 毼=z/L-1/2 (3)

塑性阶段氄(毼)采用在柱中点形成塑性铰的双直线:

氄(毼)=1-2毼 毼=z/L-1/2 (4)

图1 梁灢柱构件及其SDOF模型

Fig.1Beam灢columnandSDOFmodel

图2 荷载曲线

Fig.2Loadcurve

暋暋式(1)~(2)及各系数,弹性阶段可由哈密顿原理推导得出;塑性阶段在柱中点形成塑性铰,直接用

平衡法列出运动微分方程,进而得出各系数。SDOF模型的数值计算,采用VisualC++6.0编程[5灢7]求

解,先将运动方程离散为增量形式,用线加速度法将加速度、速度表示为位移增量形式,进而写出控制方

程,通过迭代可求出集中质量的位移灢时间历程曲线。求解中为了考虑应变率效应,采用 Cowper灢Sym灢
onds本构关系以及钢材理想弹塑性假设描述应力应变关系:

氁d=氁s[1+(晍毰/D)1/q] (5)
式中:氁d、氁s 分别为动态、静态屈服应力,晍毰为等效塑性应变率。根据边缘纤维屈服准则、全截面屈服准

则、部分发展塑性准则确定截面的屈服弯矩My、极限弯矩Mu、塑性弯矩MP=(My+Mu)/2[8灢9];由屈服

弯矩和对应时刻的曲率毷确定抗弯刚度EI=My/毷,进而确定弹性刚度系数K。

暋暋SDOF模型中考虑轴向荷载 N 的3方面影响:(1)使中点处弯矩增大,通过等效横向荷载毲体

现[4];(2)改变了横截面中性轴的位置,增大抗弯刚度EI;(3)根据压弯构件稳定理论[10],即ymax=y0/(1
-N/NE),y0 为简支梁的最大挠度,ymax为压弯构件最大挠度,轴向荷载使最大位移增大,也可认为是

减小了弹性弯曲刚度,(2)、(3)通过弹性刚度系数K 体现。

暋暋弹性阶段柱中点处截面边缘轴向应变为:

毷(毼,t)=2毰max(毼,t)/h=氄曞(毼)y(t) (6)

毰max=h氄曞(毼)y(t)/2=4.8hy(t)/L2 (7)
式中:毷、毰、h分别为曲率、应变、横截面高度[2]。塑性阶段柱中点处截面边缘轴向应变为:

毰max=[4y(t)/L](1/l)(h/2)=2hy(t)/(lL) (8)
式中:l为塑性铰的分布长度,假定为2h[11]。柱中点处截面边缘等效塑性应变率为:

晍毰=d毰/dt=2h晍y(t)/(lL) (9)
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1.2暋DYNA计算模型

暋暋利用有限元软件 ANSYS/LS灢DYNA 进行分析,采用全积分实体单元Solid164建模,材料选用计

及应变率效应的随动硬化理想弹塑性模型,材料参数为:密度7850kg/m3,弹性模量206GPa,泊松比

0.3,屈服强度345MPa,Cowper灢Symonds模型参数D=40,q=5,失效应变0.2;采用三角形爆炸荷载,
峰值压力p随不同工况而定,为基准压力p0=800kPa的倍数,持续时间td=3ms,轴向荷载N 为钢柱

静态轴向承载力的25%[4],加载方式前者为瞬态类型,后者为同时考虑动力释放和瞬态分析类型[3];为
了方便实现铰接约束并接近真实情况,在钢柱两端增加厚20mm 的端板,一端约束端板截面高度中心

线上所有节点3个方向的位移,即ux=uy=uz=0,另一端约束相应位置节点两个方向的位移,即uy=
uz=0[4]。

1.3暋DYNA模型与SDOF模型结果比较

暋暋钢柱选用3种 H 型截面,分别为 HM150暳100(HM 柱)、HW150暳150(HW 柱)、HN200暳100
(HN柱)[12],计算长度3m,荷载同前,各工况只改变改变峰值压力p。以下,*表示失稳破坏。

图3 柱中点位移曲线

Fig.3 Mid灢spandisplacementcurves

暋暋柱中点处位移如图3所示,具体数据见表1。通过

比较,将SDOF模型的位移结果分为3个阶段:有限变

形阶段、临界阶段、失稳破坏阶段。有限变形阶段,即弹

性变形和有限塑性变形,两种方法所得ymax相差较小且

SDOF的小于DYNA的,ymin相差较大且SDOF的大于

DYNA的(ymax、ymin指自由振动阶段一个周期中的最大、
最小位移)。这是由于 SDOF模型比 DYNA 模型的总

体刚度大,另外还有 MP 取值的影响。参照钢结构设计

规范,在抗爆设计中,应该制定具体的破坏准则,对爆炸

荷载下构件的位移限值或承载能力做出规定,本文中以

钢柱达到平面内极限承载力时的爆炸荷载为pu,所对应

自由振动阶段的平衡位移为最终位移yu。DYNA 所得

HM、HW、HN柱pu 分别为4.4p0、5.0p0、5.5p0,yu 分

别为175、236、170mm;SDOF对应的yu 及振幅分别为

164.5、9.5mm,217、3mm,158.5、11.5mm。结合表1
可以看出,两种方法所得自由振动阶段的位移振幅随着

载荷强度的增大而减小。振幅大说明截面弹性区大,承
载力可继续提高;振幅小则截面塑性区大,构件临近破

坏。因此可以用振幅的大小界定各阶段的范围或制定相

应破坏准则。有限变形阶段与临界阶段分界的振幅限

值,对 HM、HW、HN柱,约为h/16、h/50、h/17。

暋暋临界阶段,DYNA 位移结果显示钢柱已破坏,具体

形式为平面外弯扭失稳,如图4所示;而SDOF结果则

显示钢柱仍有一定承载能力。这是由于 DYNA 模型为

空间模型,爆炸荷载引起的振动使当变形达到一定值时,
钢柱出现平面外位移继而屈曲,此时截面并没有完全进

入塑性;而SDOF模型则是以全截面屈服为承载力极限

的,假定截面塑性可以完全发挥。以 DYNA 结果为准,
一般认为SDOF模型不能用于确定钢柱极限承载力pu。
如前所述,DYNA 所得 HM、HW、HN 柱的pu 分别为

4.4p0、5.0p0、5.5p0,而SDOF所得pu 分别为4.7p0、
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图4 梁灢柱失稳破坏模式

Fig.4Bucklingfailuremodeofbeam灢column

5.0p0、6.5p0,可见不同截面柱两模型所得pu 的差大

小不同,HN柱差别最大,HM 柱次之,HW 柱最小,其
中包含截面高宽比、翼缘宽厚比的影响。DYNA 模型

中显示 HW 柱受压区破坏先于平面外屈曲,如图4(a)
所示,说明柱失稳之前已接近全截面屈服,主要是因为

该截面高宽比较小、翼缘宽厚比较大,可以有效约束截

面扭转;而另外两个截面柱的破坏形式如图4(b)所
示,平面外屈曲先于全截面屈服。可见,爆炸荷载下截

面高宽比越大,翼缘宽厚比越小的 H 型截面柱越容易

发生平面外弯扭失稳。

表1 柱中点挠度

Table1 Mid灢spandisplacements

p
p0

ymax/mm

SDOFDYNA

殼ymax

/mm

ymin/mm

SDOFDYNA

殼ymin

/mm

HM150暳100

ymax/mm

SDOFDYNA

殼ymax

/mm

ymin/mm

SDOFDYNA

殼ymin

/mm

HW150暳150

ymax/mm

SDOFDYNA

殼ymax

/mm

ymin/mm

SDOFDYNA

殼ymin

/mm

HN200暳100

0.5 11 11 0 -11 -11 0 10 11 -1 -10 -11 1 7 8 -1 -7 -8 1
1.0 22 22 0 -26 -23 -3 21 22 -1 -23 -22 -1 15 16 -1 -18 -16 -2
2.0 46 48 -2 -7 -19 12 44 46 -2 -7 -19 12 32 34 -2 -8 -18 10
3.0 82 87 -5 39 27 12 77 81 -4 33 21 12 55 58 -3 18 7 11
4.0139 149 -10 111 108 3 127 137 -10 94 87 7 89 93 -4 56 46 10
4.5185 * 170 *
5.0 * * * * * * 220 240 -20 214 231-17 141 142 -1 116 103 13
5.1 * * * * * * * * * * * *
6.0 * * * * * * * * * * * * 215 * 200 *

暋暋失稳破坏阶段两种方法都能计算出钢柱的失稳破坏,不同的是SDOF模型中认为破坏的起因是全

截面屈服丧失承载力,而DYNA模型则一般为弯扭失稳。结合临界阶段可以得出这样的结论:若SD灢
OF模型计算出钢柱失稳破坏则DYNA的结果与之相同,相反不一定成立。

暋暋另外,SDOF模型中应变通过简单公式由位移得出,这种近似处理将导致两种模型的应变计算误差

大于位移计算误差。在有限变形阶段,SDOF模型的应变结果比 DYNA 的结果小,这同样是由于SD灢
OF体系刚度较大。

由式(8)~(9)还可看出,SDOF中塑性铰长度对应变及应变率的计算有显著影响。本文中假定塑

性铰长度为两倍的截面高度,是一个常数,这也就造成了3种截面柱的应变误差差别较大,尤其是 HW
柱5.0p0工况,SDOF的结果偏小,这说明此时 HW 柱的塑性铰长度取值偏大。随着载荷强度的增大,
应变误差也在增大,于是可以认为:爆炸载荷强度增大、截面塑性发展增大,塑性铰分布长度减小。若能

确定具体工况的塑性铰长度,两种模型的应变计算会有较好的一致性。柱中点截面边缘压应变曲线如

图5所示,具体数据见表2。图5中,应变为受压翼缘轴向应变:图5(a)、(c)中,DYNA结果下降段是因

为平面外扭转变形使得受压翼缘受拉,部分抵消了压应变;图5(b)中,DYNA结果的陡降段是由于相应

单元在其应变达到失效应变0.2后被删除引起的。

暋暋SDOF模型中应变率是由应变增量确定的,而应变率又会影响到塑性恢复力和体系的刚度,所以模

型中应变率的计算是至关重要的。柱中点截面应变率曲线如图6所示,具体数据见表3。可以看出,利
用式(9)计算应变率,与DYNA的结果基本一致:趋势相符,数值偏小,且各种工况下两个模型的应变率

误差不同。这里也有塑性铰分布长度的影响,本文中侧重点不在塑性铰,因此不讨论。应变率曲线图中

第1个峰值说明考虑应变率效应后屈服强度有所提高。
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图5 截面边缘压应变曲线

Fig.5 Mid灢spancompressionstraincurves

图6 截面边缘应变率曲线

Fig.6 Mid灢spanstrainratecurves

表2 柱中点截面边缘压应变

Table2 Mid灢spancompressionstrains

p
p0

毰max/10-4

SDOFDYNA

殼毰max

/10-4

毰min/10-4

SDOFDYNA

殼毰min

/10-4

HM150暳100

毰max/10-4

SDOFDYNA

殼毰max

/10-4

毰min/10-4

SDOFDYNA

殼毰min

/10-4

HW150暳150

毰max/10-4

SDOFDYNA

殼毰max

/10-4

毰min/10-4

SDOFDYNA

殼毰min

/10-4

HN200暳100

0.5 9 13 -4 -9 -5 -4 8 12 -4 -8 -4 -4 8 12 -4 -8 -4 -4
1.0 18 22 -4 -20 -14 -6 18 21 -3 -17 -13 -4 17 21 -4 -18 -13 -5
2.0 67 69 -2 25 20 5 63 69 -6 22 19 3 50 60 -10 8 5 3
3.0184 181 3 152 137 15 168 178 -10 134 134 0 127 147 -20 89 96 -7
4.0374 377 -3 351 350 1 339 362 -23 313 326 -13 239 263 -24 205 216 -11
5.0 * * * * * * 655 1069 -414 650 1060-410 406 444 -38 380 405 -25
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表3 柱中点截面最大应变率

Table3 Mid灢spanmaximumstrainrates

p
p0

晍毰max/s-1

SDOF DYNA
殼晍毰max/s-1

HM150暳100

晍毰max/s-1

SDOF DYNA
殼晍毰max/s-1

HW150暳150

晍毰max/s-1

SDOF DYNA
殼晍毰max/s-1

HN200暳100

1.0 1.21 0.02 1.19 1.84 0.02 1.82 1.06 0.01 1.05
2.0 3.08 3.16 -0.08 2.94 3.00 -0.06 2.81 2.80 0.01
3.0 6.22 7.00 -0.78 6.11 7.23 -1.12 5.59 7.91 -2.32
4.0 8.53 9.63 -1.10 8.34 10.2 -1.86 7.57 12.00 -4.43
5.0 10.85 11.9 -1.05 10.70 12.6 -1.90 9.84 14.10 -4.26

2暋结暋论

暋暋通过有限元模拟与SDOF模型结果的比较,着重讨论了爆炸荷载作用下简支钢柱SDOF模型的适

用性,主要结论有如下几点。

暋暋(1)可将SDOF模型计算的位移结果分为3个区段:有限变形阶段、临界阶段、失稳破坏阶段。抗

爆设计中可根据自由振动阶段位移振幅大小划分各阶段或建立破坏准则。有限变形阶段,SDOF模型

适于工程应用,该有限变形对于 HM150暳100柱、HW150暳150柱、HN200暳100柱,约为1.1h、1.4h、

0.8h(h为截面高度)。

暋暋(2)截面高宽比、翼缘宽厚比对钢柱动力破坏形式有重要影响,高宽比越大、翼缘宽厚比越小,越容

易发生平面外弯扭失稳。一般情况下,SDOF模型不能用于确定钢柱平面内极限承载力,而当截面高宽

比较小、翼缘宽厚比较大,构件平面外扭转变形能有效约束时,SDOF模型与有限元模拟所得极限承载

力差别较小。

暋暋(3)本文中SDOF模型采用随时间变化的应变率计算Cowper灢Symonds本构关系中的应力放大系

数,该应变率与有限元模拟结果差别较小,说明通过假定塑性铰分布长度计算塑性阶段的应变及应变率

是可行的。
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Assessmentonsingledegreeoffreedommodel
insteelcolumnanalysisofanti灢detonation

LiYueqiang1,YiNa2,XiFeng1

(1.CivilEngineeringInstitute,ShandongJianzhuUniversity,

Jinan250101,Shandong,China;

2.ShandongJunzhixingArchitecturalDesignLimitedLiabilityCompany,

Jinan250022,Shandong,China)

Abstract:Fortheevaluationoftheapplicabilityofthesingledegreeoffreedom (SDOF)modelinthe
structuralantiknockdesign,thedynamicresponseofthesimplysupportedsteelcolumnunderexplo灢
sionloadwassimulatedusingboththeSDOFmodelandtheANSYS/LS灢DYNAinthispaper.Bythe
comparisonofthetwocalculationresults,thescopeofapplicationoftheSDOFmodelwasanalyzed
accordingtothefiniteelementsimulation.Theresultsshowthatthedisplacementscalculatedusing
theSDOFmodelcanbedividedintothreedifferentphasesincludingthefinitedeformation,inwhich
theSDOFmodelagreeswellwiththeDYNAsimulation,thecriticaldeformation,andthebuckling
failuredeformation,accordingtotheamplitudesizeinthefreevibration.Theratioofthecross
section狆sdepthtoitswidthandthatoftheflange狆swidthtoitsthicknesshavesignificanteffectonthe
dynamicfailureformsofthesteelcolumn,namelythebiggertheratioofthedepthtothewidthand
thesmallertheratioofthewidthtothethickness,themoreproneitisforthebucklingtosufferout灢
of灢planebendingandtwisting.IntheSDOFmodel,itisfeasibletocalculatethestrainandthestrain
rateintheplasticdeformationphasebyassumingtheplastichingedistributionlengthandthestress灢
magnifiedcoefficientintheCowper灢Symondsconstitutiverelationbyusingthetime灢dependentstrain
rate.
Keywords:blastload;steelcolumn;singledegreeoffreedom model;finiteelement;strainrate
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