
摘 要

本文对于在平稳随机地震激励下部分构件进入非线性弹塑性状态工作的

大型复杂结构(如桥梁、高层建筑等)进行抗震分析。采用Bouc—Wen等提出

的微分方程模型描述进入非线性构件的滞变特性，运用虚拟激励法结合等效线

性化进行结构非线性随机振动分析。求解受平稳随机激励的剪切型非线性滞迟

系统，并研究了工程结构局部非线性随机地震响应问题。

对于剪切型滞迟系统作了以下工作：i)运用虚拟激励法结合等效线性化

法分析了单自由度滞迟系统在不同强度激励下的响应性态，与基于李亚普诺夫

方程的结果及用Monte．Carlo法计算的结果作了比较，非常吻合。ii)运用虚

拟激励法结合等效线性化法分析了此类遭受地震激励的多自由度滞迟系统在

不同的非线性系数下的平稳随机响应，与时程积分方法的计算结果相比较，比

较吻合。

对于工程结构地震作用下局部非线性随机振动，将离散塑性铰模型与虚拟

激励法和等效线性化法相结合，求解这一类局部发生弯曲型滞迟效应的非线性

问题。以上的算法已在有限元分析软件DDJ—w中实现，可以处理具有复杂边

界条件的三维结构在地震激励下的局部非线性随机响应分析，并计算了工程中

的实际桥梁。得到了比较合理的结果。

在此基础上，探讨了用虚拟激励法分析非线性随机振动问题应用在工程实

际中的适用性和精度。本文方法充分利用了虚拟激励法求解复杂线性结构高
效、精确的优点，以一系列线性问题的迭代分析，迅速地求得原非线性问题合

理的近似解。是一个有实用价值的非线性抗震分析方法。

关键词：非线·陛，随机振动，滞迟系统，虚拟激励，等效线性化，离散铰模型



Abstract

In this paper seismic analysis method of large complex structures such as

bridges，tall buildings，subjcoted to stationary random ground excitations，is

investigated for which the non—linear elasto-plastic characters of some components

is taken into account．The Bouc—Wen differential equation model is used in

modeling the hysteretic characteristics of these components．The PEM(Pseudo

Excitation Method)combined with the ELM(equivalent linearization method)is

used to analyze the non．1inear random vibration of such structures．The shear．type

non-linear hysteretic system subjected to stationary excitation and local non-linear

random vibration of engineering structure under earthquake excitation are studied．

The research work about the shear—type hysteretie system includes：i)

Random response of SDOF hysteretic system under variant excitation intensities

are analyzed using the PEM combined with the ELM．The results are all in good

agreement with those of the Liapunov differential equations and the Monte—Carlo

simulation；ii)The stationary random responses of such MDOF hysteretic

systems subjected to earthquake excitation under variant non—linear COOfficients

are studied using the PEM combined with ELM；The results are compared with

those calculated by using integration，the difference is not obvious．

The research work about the local non-linear random vibration of engineering

structure under earthquake excitation includes；Discrete hinge model combined

with the PEM and the ELM is used to solve such non-linear prob】em which the

bend．type hysteretic effect of some components is taken into account．Algorithm above

has been implemented in finite element program DDJ—W．and can analyze

non．1inear random response of 3一D structure which has complex boundary

conditions under earthquake excitation．Practical bridges of engineering are

calculated and the results are reasonable．

Finally，the possibility of engineering application and accuracy of the PEM in

analyzing the random response of non—linear structures are discussed based Oil the

work outlined above．Method presented in this paper makes full use of the merits

of the PEM，i．e．its high efficiency and accuracy in solving the linear random

vibration of complex structures．The solution of the original nonlinear problem iS

reasonably approximated by means of a series of random vibration analyses for the

linearized structure using the pseudo excitation method．

Key wo rds：nON。I i near。random VibratiOn．hysteretic system．pseudo

excitation．equi vaI ent 1 inea ri zation．di SC rote hi nge modeI
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1 概论

1．1 引言

在土木、机械、航空、航天及生物工程、海洋工程等几乎所有的工程领域

中，非线性现象普遍存在。例如，在土木工程中，房屋、桥梁等建筑物在随机

动力荷载作用下，尤其是地震作用下，其结构构件会因屈服而表现出非常明显

的非线性滞迟形态；在机械工程中，各种车辆的磨擦减振器以及液(气)压缓冲

器都是含有较强非线性阻尼力的非线性元件：在海洋工程中，近海结构、海洋

石油平台在波浪力作用下，其桩一土支承系统会显示出较强的非线性性质：船
舶在不规则波浪作用下的摇摆，其阻尼力是摇摆角速度及其二次方的函数，该

二次项因显著地大于其线性项而表现出较强的非线性；工程实际中广泛应用的

各类粘弹性材料以及存在于摩擦作用的构件，都会表现出一定的非线性效应。

当实际结构的非线性比较弱或对所研究的问题不足以产生显著的影响时，

线性系统作为对非线性系统，即客观实际的近似模型而得以广泛的应用，解决

了大量工程实际问题。当实际结构的非线性比较强或存在本质非线性时，用线

性系统分析往往难以做出合理的解释和正确的定性判断：当人们对某些问题需

要得到更准确的定量分析时，用线性系统分析有时也难以给出满意的结果。在

这些情况下，人们必须依赖于非线性分析而使问题得到更合理的解决。如上文

中提到的非线性滞迟效应即是一种非常复杂的非线性现象，其非线性恢复力不

仅取决于系统的瞬时位移，而且取决于系统响应的历史。只有建立相应的非线

性微分方程模型，才能较准确地描述该现象，并通过适当的手段求得较合理的

结果。

1．2结构抗震分析的重要性

随着社会经济的发展，技术的进步，大跨度结构在工程中日益广泛采用，

一般都是重要的公众设施，如城市立交桥，高架公路桥，油气管线，水坝，体

育场馆等，其地震安全性对于设施的正常运行乃至公众的生命财产等至关重

要，一旦在地震中遭到破坏，损失将是巨大的。1971年圣费南多(San Fernado)

发生的里氏6．7级地震，两座互通式的立交桥工程严重倒塌毁坏，这两座桥都

是高速公路上的枢纽工程，致使交通中断。我国1976年的唐山地震中，遭受

破坏的铁路桥梁占总数的39。3％，致使京山铁路中顷，芦台运河大桥和滦河

大桥的破坏，切断了唐山与天津、沈阳之间的公路交通，给救灾工作带来了极

大的困难。而1989年美国洛马普里埃塔(Loma Preta)地震，为7．0级，桥梁

破坏的后果再次告诫人们现代城市交通中断的危害性；1994年诺斯雷奇
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(Northrige)地震6．7级，造成了洛杉矶市高速公路上的多座桥梁坍塌，严重
的交通中断造成了巨大的经济损失；最近的日本阪神地震，7．2级，是一个中

等强度的地震，却造成了大量高速公路及高速铁路的毁坏，导致除了航空以外
的交通几乎全部中断，使经济遭受巨大的损失。阪神地震大概损失了1000亿

美元，是日本自1923年关东大地震以来伤亡最严重、经济损失最大的一次破

坏性地震。由此可见，作为交通枢纽的桥梁，如果遭到破坏，带来的损失是巨

大的。

作为如此重要的公众设施，大跨度结构，特别是作为交通枢纽的大跨度桥

梁的安全性受到了格外的重视。如何在设计和建造阶段就使它们具有足够的抗

震能力和合理的安全度，始终是各国工程界、学术界十分关心的问题【l 5。26J。世

界著名的旧金山海湾大桥在1989年的地震中其东段遭到严重损坏，现仍处于

带病工作状态。1997年，加州政府决定拨巨资重建。在国外招标中，加州大

学伯克利分校提出的弧形斜拉桥方案十分美观新颖，被认为是夺标的大热门。

但是由于很难对这种形状新颖的桥型的抗震性能提供有力的分析验证，最终还

是被加州政府组织的专家组否定了。都市交通委员会发言人对此的评论说：“对
于这座桥要考虑的大事是其防地震能力，而不是美学问题。我们要再造一座桥，不是因

为现有的桥梁很丑陋，而是为了提高防震能力“(美洲星岛日报报道)。大跨度桥梁

抗震分析方法的重要性由此亦可见一斑。近二十年来，欧美许多国家都投入很

大力量进行相关的研究，并在研究的基础上制定了一系列规范。

在地震工程领域，在强烈地震激励的作用下，许多结构会呈现出非线性滞

迟性态。对于此类结构用等效线性化法处理时，要归结为反复求解等效线性系

统的随机响应。对于一些大跨度结构，如桥梁、高架公路、水坝等，还要考虑

多点激励和各地面节点之间存在的时间滞后(相位差)，即行波效应。计算量

之大、计算过程之繁复，是工程界很难接受的。此种局面的改观，迫切需要改

进传统计算方法和提出新的计算手段。

1，3抗震分析中的非线性分析方法

虽然线性随枧振动的基本理论框架已经建立，发展了许多预测响应的方

法，但非线性随机振动分析却存在着极大的困难。首先，叠加原理不再适用于

非线性系统，许多在线性分析中十分有效的方法不再适用，如振型分解法；其

次，在Gauss随机激励下非线性系统的响应不再是Gauss过程，不能够仅仅由

响应的二阶矩就得到响应的全部统计特性。因而有必要研究响应的高阶矩，或

直接寻求响应的概率密度函数，这是非常困难的。

从60年代起，非线性随机振动问题的研究受到了普遍重视，迄今已发展

了许多分析方法，主要有解析地求解FPK方程法、矩函数截断法、随机平均

法、等效非线性系统法、数值模拟法及等效线性化法等H4l。但这些方法或是

因其求解范围小，精度不易掌握，或是因其计算量大而大多数难以满足工程需

要。其中，精确地求解FPK方程法吸引了大批学者的注意力。从理论上说，

2
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它是非线性随机振动分析最严密的方法，可以得到解析解，并且对其研究大大

推动了非线性随机振动学科的发展，以及对这类振动现象本质的认识。但该方

法可以解决的问题不多，而且附加了苛刻的条件，所以工程应用意义不大。矩

函数截断法是一类求解非线性系统反应矩的方法，较常应用的是高斯截断法和

累积量截断法，它们都基于响应为Gauss分布的假设，可适用于单个或多个自

由度非线性系统受平稳或非平稳随机振动的情况。但它们计算过程复杂，计算

量大，较难在工程应用中推广。随机平均法是一种将随机平均原理与FPK方

程解法相结合的方法，有标准随机平均法和能量包线随机平均法，二者分别适

用于随机响应为窄带和宽带过程的情形。但仍难以用于求解多自由度非线性体

系。等效非线性系统法是以某个具有精确稳态解的非线性系统按某种准则等效

代替给定的非线性系统而使该系统得以求解的方法。由于只对少数几类特殊的

单自由度非线性系统可以获得精确稳态解，因而这种方法的应用范围非常有

限。数值模拟法是非线性随机振动分析中最广泛适用的方法，但其计算特别费

时，～般作为检验其他方法的适用性与精度的工具，而在工程中极少应用。与

以上各种方法相比，等效线性化法是用线性系统按方差最小原则来等效代替原

非线性系统的方法，因而可以用关于线性系统的诸多简便成熟的方法来求出原

非线性系统的近似解。简便可行，求解范围广，有良好的工程应用前景。该方

法的最大的优点之一是可以很容易地推广应用于多自由度的系统。

此外还有非线性确定性分析方法。对于非线性时程分析，由于对结构构件

内力一变形非线性特征的模拟的困难，包括恢复力模型(F．X)、屈服关系模型

(N—M，N．Q)、弹塑性位移和位移角的算法、阻尼系数的确定和在数值运算中

的处理、数值积分方法的优劣等一系列问题的存在，使非线性时程分析变得十

分复杂。结构静力弹塑性分析法是近年来在国外得到广泛应用的一种结构抗震

能力评价的新方法，其应用范围主要集中于对现有结构或设计方案进行抗侧力

能力的计算，从而得到其抗震能力的估计。这种方法从本质上说是一种静力非

线性计算方法，与以往的抗震能力计算方法不同之处主要在于它将设计反应谱

引入了计算过程和计算成果的解释。这种方法的优点在于：水平力的大小是根

据结构在不同工作阶段的周期由设计反映谱求得，而分布则根据结梅的振型变

化求得。缺点是这种方法对计算机软硬件和分析人员要求较高，工作量也较大，

在一段时间内不容易成为一种被广泛采用的方法。

虽然随机振动作为一门新兴的技术学科几十年来发展迅速，但在工程界的

应用还不够广泛。究其原因，现有计算方法的复杂性是造成这一现象的瓶颈。

例如，地震工程界普遍认为按照概率性的随机振动理论进行抗震分析是较为合

理的，分析理论也早已建立，但由于计算量太大，在设计中还是普遍采用比较

简化的反应谱理论。线性系统的计算尚且如此困难，对于求解非线性系统所需
要的更加巨大的计算量，工程界更难以接受。

近年来，林家浩教授从计算力学的角度对结构的平稳和非平稳随机响应的
计算分析提出了高效精确的算法一虚拟激励算法(Pesudo Excitation Method，

简称PEM)16-71，这是解决此类计算问题的有力工具。在线性系统随机响应分

析领域内，虚拟激励法已发展为一个高效算法系列。对结构受单点／多点、同
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相位，异相位、完全相干／任意相干、平稳／非平稳随机激励均能进行精确、高效

的计算【8．】”。比之传统算法，其计算效率有极大的提高。尤其是实现了大型复

杂结构的多点激励随机响应分析，用微机处理的结构自由度数可以逾万，这是

传统算法所难以达到的。对于工程领域中的非线性系统，采用等效线性化法时，

如果结合效率极高的虚拟激励法，则显然可以解决传统方法反复求解线性系统

时存在的计算效率问题。

在此背景下，本文探索了用虚拟激励法进行非线性系统随机响应分析的可

能性，以期突破非线性系统经等效线性化后在计算存在的瓶颈。并对这种方法

在工程实际中应用的可行性进行了探索性的研究。

1．4本文主要工作概述

本文对于在平稳随机地震激励下部分构件进入非线性弹塑性状态工作的

大型复杂结构(如桥梁、高层建筑等)进行抗震分析。采用Bouc．Wen等提出

的微分方程模型描述进入非线性构件的滞变特性，运用虚拟激励法结合统计线

性化进行结构非线性随机振动分析。做了以下几方面的工作：

1．运用虚拟激励法结合等效线性化法分析了单自由度剪切型滞迟系统在

不同强度激励下的响应性态，与基于李亚普诺夫方程的结果及

Monte．Carlo法的计算结果作了比较，非常吻合。并分析了此类多自由
‘

度滞迟系统在地震激励下的平稳随机响应，选取不同非线性系数，其计

算结果与时程积分方法的计算结果相比较，相差不大

2．大型复杂结构(如桥梁)在强烈地震激励下，其局部出现非线性滞迟性

态，发生弯曲破坏，将离散塑性铰模型与虚拟激励法和等效线性化法相

结合，建立桥梁地震作用下运动方程，以一系列线性问题的迭代分析，

迅速地求得原非线性问题合理的近似解。

3．以上算法已在有限元分析程序系统DDJ—w上实现，将系统对结构的

动力分析推广到非线性结构，可以处理具有复杂边界条件的三维结构在

地震激励下的非线性随机响应分析。

4．计算了一座中小跨度的桥和美国CALT桥在平稳随机地震激励下局部

进入非线性弹塑性状态工作下的响应，得到了比较合理的结果。
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2 滞迟系统的模型化及等效线性化法

2．1 引言

工程结构的非线性主要分为两类：几何非线性和材料非线性。主要表现在

阻尼项和刚度项中。当结构的非线性项表现在阻尼项，刚度项或者两者的耦合

项中时，分别称为阻尼非线性、剐度非线性和滞变非线性。作为此三种非线性
的典型系统，范德波(Van der p01)振予、杜芬(Duffing)振子和滞迟系统被
研究的最多。许多工程结构在严重载荷的作用下(如强地震引起的地面运动)，

由于材料的屈服，内摩擦或者构件接合面间的摩擦等原因，往往呈现出滞迟特

性。滞迟系统的恢复力是一个多值函数，不仅取决于系统的瞬时位移，而且取

决于系统响应的历史。滞迟效应主要表现为刚度的减小与能量耗散能力的增
加。

结构是由构件组成的，构件的滞变特性是一种强非线性。这种非线性主要

表现为构件的恢复力一抗力与变形的关系曲线在加载和卸载过程中不是沿着
同一个路径变化，而是形成如图2．1所示的滞回环或称滞变曲线。构件具有这
种滞变特性的结构，称为滞变体系。

g J l

／刁一
／

／
j

＼ ／

图2-1滞变恢复力曲线

fig 2-1 hysteretie restoring force curve

滞变特性也称为弹塑性，是构件变形过程的一种特有的属性。大多数结构

在强干扰作用下都将进入弹塑性变形状态，从而表现出这种滞变特性。

2．2构件的滞变恢复力模型

滞迟系统是一个复杂的非线性系统。AJ『I"J曾经提出多种描述滞迟恢复力的
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模型，主要有双线性模型[27,28】、分布弹塑性元件模型‘291、Ramberg--Osgood

模型【3 01、Bouc--Wen的辅助微分方程模型‘31，32·3 3】等。其中，双线性模型最简
单，同时抓住了滞迟效应的本质，因而应用较多；Bouc--Wen辅助微分方程模
型变通性最大，可适当调节参数值使之描述各种滞迟特性，且便于和微分方程

一起处理，因而越来越普遍地被采用。

构件的滞变恢复力模型是进行结构弹塑性抗震分析的基础。对于随机振动

分析需采用微分方程描述。下面分别介绍两类在工程中广泛应用的滞变恢复力
模型。

2．2．1双线性模型[341

：。彳1丛

厂纠一
∥ )

?

图2．2

fig 2-2

双线性模型

双线性模型比较简单，它所描述的恢复力骨架曲线和滞回曲线如图2．2所

示。图中g。和Xy分别是屈服力和屈服位移。在构件未达到屈服时，往复加载的

恢复力都按初始弹性刚度k变化；在构件达到屈服时，加载按第二刚度班变化，

其中口称为第二刚度系数，一般0≤口≤1；卸载按初始刚度k变化。特别地，口=O

时，双线性模型交成理想弹塑性模型：当k=cO时，第二刚度有限，则双线性

模型变成刚塑性模型：当k=。。，第二刚度为零时，双线性模型变成理想剐塑
性模型。

2．2．2光滑模型

Bouc于1976年首次提出滞变恢复力过程的微分方程模型，后经Wen，Baber

等人推广，得到了能概括较大一类光滑恢复力特点的滞变微分方程。根据Wen

等人提出的滞变微分方程模型，滞迟位移满足如下非线性微分方程【311

6
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j=爿i一∥I刈zl”-'z-rxqzl” (2-1)

其中参数y和∥控制滞迟环的形状；爿控制滞变位移的初始刚度：n决定从弹

性区到塑性区过渡的光滑程度。适当选择参数，可给出具有不同能量耗散能力、

渐软和渐硬的滞迟系统。

2．3滞变恢复力的随机等效线性化

结构在强烈随机干扰下，如果结构构件具有滞变恢复力的特点，则结构的

振动是非线性随机振动(或称滞变随机振动)。具有滞变恢复力特点的构件称

为滞变构件(或元件、或元素)，由滞变构件组成的结构体系称为滞变体系。

由于滞变体系是非线性体系的一种特殊形式，在大多数情况下，分析滞变随机

反应最实用、最有效的方法是随机等效线性化法。

在用随机等效线性化方法分析滞变体系的随机反应时，我们总是先将构件

的滞变恢复力等价线性化，然后用等价线性构件组成等价线性结构体系，即用

构件的等价线性恢复力去建立结构体系的等价线性运动方程，最后用线性随机

反应的分析方法来分析等价线性结构体系的反应，并将其作为滞变体系随机振

动的反应。

2．3．1双线性恢复力模型的等价线性化【34】

这种模型的滞变恢复力过程可以表示为

g陋，鼻)=则+(1～c,)kz
式中滞变位移Z由以下非线性微分方程确定

2=岩I一占伍b(z一石，)一占卜卫b(_z—o)】
相应的等价线性微分方程可以表示为

z=cxX+czz

式中。t和c：是待求的等价线性参数。

(2．2)

(2．3)

(2．4)

在这种滞变位移Z单独由非线性微分方程确定的情况下，我们可以只讨论

这个非线性微分方程的等价线性化，而将滞变位移z也看作体系的状态向量，

它与Ⅳ及其导数卫的统计矩和概率分布一起由等价线性体系的随机反应分析

确定。这样，滞变体系的运动方程由两组微分方程描述，其一是含滞变位移的

运动微分方程，其二是确定滞变位移的非线性微分方程或相应的等价线性化方
程。

2．3．2光滑型滞变恢复力模型的等价线性化f34】

7
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光滑型滞变恢复力亦可以表示为

gIx，zj=蝴+(1一口坶z
式中z是滞变位移，对于不同情况可以用不同的非线性微分方程或微分方程组

描述。光滑型滞变恢复力的等价线性化主要是滞变位移微分方程或微分方程组

的等价线性化。

这种模型的滞变位移Z的微分方程为

2=丘宕-plxllzl”1z一荔Izl” (2-5)

将滞变位移z视为体系的基本状态变量，即视为已知的随机状态反应，则式

(2-5)的等价线性方程可以表示为

z=c￡x+czz

式中等价线性系数按下式求得：

c一(黔 cz一占(器]
H是式(2-5)右端的具体函数。将(2-5)式代入上式，得

c。：Eb一∥sgn(xlzl”1z—yIzl”】

c：：一s[．plsllzl"-'+oyxtzl“zj

(2．6)

(2．7)

(2．8)

假定岩和z的均值是零，将膏和z的联合正态概率密度代入上式求期望，得

式中

。t=A一膨1一归2， cz=一膨，一归4 (2-9)

丑。=i仃；』t-”+7-2、’)；也，一L：)

耻譬r(尝7户万 、 ／

(2一lO)

(2一¨)

耻华斜f2筚慨仉．喝)] 协㈦

岛=印鹏∥去r(期2；
其中I’(．)是Gamma函数

(2．1 3)
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特别地，当n=1时

，，r sin”州妒， ，矿rsin”徊p

⋯[辱]
旷“一层锄川步：

c：=一摆∽+矽妇h

2．4等效线性化的实质与不足

(2．16)

(2．17)

鉴于滞变体系随机反应精确分析的困难，目前大型复杂结构的滞变随机反

应分析不得不采用随机等效线性化的这种近似方法。这种方法的实质是在任一

时刻r，都计算一个等价线性剐度和阻尼，然后按线性随机振动的分析方法计算

随机反应的统计矩。+

随机等价线性化方法通常有误差，有时甚至是较大的误差，这是它的不足

之一。其次，由于在任一时刻都是用等价线性体系替代滞交体系来确定反应的

统计矩，未能反映滞变恢复力过程的一些本质，例如非线性振动的跳跃、分叉

等现象。但是对于大部分工程分析而言，这种现象很少发生，也较少关注。

尽管等效线性化方法是一种误差难以准确估计的近似方法，但是，由于精

确分析方法的困难，这种近似方法仍然被广泛认为是工程结构非线性随机反应
分析的最具实用价值的方法。

)

)

4

5

B
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3虚拟激励法

3．1 引言

近几十年来，随机振动作为一f]新兴技术学科获得了广泛重视与巨大发展，

其基本框架已经建立，尤其是线性系统的随机振动理论已很成熟。但是，已经

建立的理论成果却在许多工程领域中并未获得充分应用。究其原因，现有方法

的计算复杂性是造成这一现象的一道瓶颈。即使对于较简单的结构平稳随机响

应分析，其计算工作量也令人难以接受。这种情况不但已经成为应用的严重障

碍，而且对于工程应用中很重要的非平稳激振、多点异相位激振等理论发展也

造成了障碍，迫切需要寻求解决的方法。

3．2虚拟激励法

虚拟激励法【6·7】是林家浩教授近年提出来的一套商效结构随机响应计算方

法，该方法的主要思想是将平稳随机振动的计算转化为稳态简谐响应计算，将

非平稳随机振动的计算转化为普通逐步积分计算，从而实现了用最基本的结构

动力学方法来处理一般的线性平稳和非平稳随机响应分析问题，特别是在计算

很多自由度结构的随机动力晌应时，该方法具有简单、高效和精确等突出优点，

有着广泛的工程应用前景。

3．2．1结构平稳随机响应的计算

结构受平稳随机激励的响应分析是线性随机振动理论中业也相当成熟的内

容，尤其是其功率谱方法，即由给定的激励功率谱求解各种响应的功率谱，该

方法有下列各表达式表达：

b】=阻】’k删7
矗，1=旧]。矗。1
p。】．窿。1嘲7

(3—1)

陋】为频率响应矩阵，上标+代表求复共轭。这些公式形式非常简单，获得

了广泛应用，是随机振动理论的核心成果。但当结构的自由度很高，特别是受

到多点随机激励时，计算量巨大，难于为一般工程分析所接受；并且在非比例

阻尼情况下，难于实现参振振型间的解藕，又使一大类工程问题难以获得妥善

处理。而虚拟激励算法则为工程界提供了使用这些成果的高效手段。

0
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(a)S。

fb)x=8⋯

(c)x=4s。e

(d)x=√s。e

S。=蚓2S。

v=He。“

y=S厄=He。“

h=0S。Hle⋯

y2=siXtH2口“
图3．1 虚拟激励法的基本原理

fig 3—1 principle of Pseudo Excitation Method

3．2．2单点激励或单源多点同相位激励

虚拟激励法的基本原理可用单点激励问题予以阐述，如图3．1。若一个平稳

随机激励作用于一个线性系统，其功率谱密度为．气∞)，则任意胞应量也为平

稳随机过程，其功率谱密度为

s，(co)=俐‘叉(珊) (3-2)

如图3-1(a)所示。这里，日为频率响应函数，即当线性系统作用简谐激励e”。

时，相应的响应为H-e”‘，如图3-l(b)所示。显然，当线性系统作用简谐激

励√s。洄)e”‘时，相应的响应为√s。@)Ⅳ·e”‘，如图3-1(c)所示。因此，有

Y’Y=|刊2=rill2S。(∞)=％(国)
x’Y=√琢丽e⋯‘-√瓦丽胁⋯=s。(co)H=s。(∞)Y‘工=s4-瓦．(co)n’e“‘·蕊⋯=H+S。(∞)=&(口)

如果在上述线性系统考虑两个响应量y，，．y：，如图3-1(d)所示，则有

(3—3)

yY椎2Y麟=瓣置H研；S乏嚣象S高} ㈤。，
’。=√sn(∞)日：e叫州·√s矗(∞)圩IeⅢ‘= 露(∞)Hl=。。(∞)I

⋯7

若线性时不变系统受单源多点同相位平稳随机激励，则可将外激励代之以

虚拟激励仁(r)}=k}柝‘两e⋯，其中＆@)为激励的自谱密度，叠}为幅值向量；
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并设斟与∽为由该虚拟激励激发的两种稳态简谐响应，则下列谱密度矩阵公

式成立

墨，(D)】=W”1
b，(国)】={y}’扛}7} (3．5)

b，(国)】=扛)‘涉y{
若将激励看作一类特殊的响应，则式(3-5)便具有式(3-1)的功能。

3．2．3单源多点异相位激励

大跨度结构的地震响应分析应该考虑行波效应，反应谱方法和时程积分方

法都很难解决这个问题，即使能够计算，计算量也是非常巨大。而应用随机振

动理论处理这种问题是比较方便的，利用虚拟激励方法可以用很小的计算量得

到理论上的精确解。

假设系统受单源多点异相位平稳随机激励为

bqo}= 争 (3-6)

各输入量具有相同的函数形式，但存在不同的时间滞后。其中，口，(，=l，2，⋯，”)

是实数；tjU=1，2，⋯，以)为滞后时间量·这种多相位随机激励问题可看作广义单

激励问题。设，(『)的谱密度为小i两，则可构造虚拟激励”

(厂(r))_

ale⋯，。

a2P叫“‘’

口。一。‘

√％(国)P”‘ (3-7)

这时只要求出该确定性激励作用下系统的稳态响应ty}、{z)等，就仍可按式

(3-5)计算有关的功率谱密度矩阵。如将激励￡厂(f))看作一类特殊的响应z}，

则式(3．5)便具有了式(3-1)的功能。

3．2．4一般多点任意相干激励

对于多点任意相干平稳随机激励问题，也可方便地用虚拟激励法处理。因

、-_●l●●_●lII，-l_ft_-_J

))

)

^k

‘

一

一

一

O

O：p

，，

，

q吒

％
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激励功率谱矩阵总是厄密特矩阵，故必可分解为【2
o】

虬(∞)]-主■{妒州妒J (3．8)

其中，A，与如，)为b∥@)l的第，阶非零特征值与相应规一化特征向量。，为激

励功率谱矩阵陋F伽)]的秩。于是可构造r个独立的虚拟简谐激励

沙(f))，=√石h抄‘，／=l川2一，， (3-9)

由扩(f)}，可求出任意的稳态响应量◇)，、口}，等，则任意的响应功率谱矩阵为¨0

b，(∞)]：窆{y￡∽
Jtl

k(m)】=窆∽∽
JtI

陋，(∞)】_妻㈨{y}；
j-l

(3．10)

此时，相当于有r个筒诣干扰力。如果r=1，式(3．10)就退化为式(3-5)

即化为广义单激励问题。

3．2．5结构非平稳随机响应

非平稳随机过程有各种数学描述，目前在工程中最为广泛应用的是均匀调

制演变随机过程

f(t)=g(t)x(t) (3．11)

其中，g(f)是调制函数：x(f)为零均值平稳随机过程，其自谱密度＆∞)给定。

线性时不变系统承受如式(3．11)的非平稳激励时，用虚拟激励法求解的

基本原理可在单点激励的情况下予以说明，由激励(3-11)通过一个初始静止

的线性时不变系统而产生的响应y(f)，可由杜哈曼积分表示为

y(t)=【h(t—r)f(r)dr (3-12)

这里厅(，)为该系统的脉冲响应函数。y(t)的自相关函数为
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Rw(^，f2)=E[y(tf)’y(t2)】

=目Iif2A(r．一_)^(f：一r：)厂(flV(r：)奶df：】

：rf：h(tt-rt)h(／2--f2)Elg(r。)：(f。)g(r：)x(r：)】d，。df：‘3-1
3’

=rr雄

因z(，)是平稳随机过程，所以

_)矗(f2一r2)g(『1)g(r2)R“(fl，Z--2)drldr2

R。(r1 5T2)=R。(f)=es。(咖⋯如 (3．14)

这里f=f：一f1，并已应用了维纳一辛欣关系。将式(3-14)代入式(3-1 3)，得

R。(『l，f：)=e，’(co，fj)I(co，屯)s。(co)dco (3一t5)

其中

I(co，f)=f^(f—f)g(r)e‘∞7df (3—16)

在式(3-15)中令t1=f2=t，即得_y(f)的方差

盯勋=R。(f，，)=e』’(co，t)l(co，t)s=(co)rico (3．17)

式(3-17)的被积函数正是响应y(f)的时变功率谱密度

％(∞，f)-，+(co，0I(o)，r)＆(∞) (3-1 8)

由式(3-16)可知，I(co，f)是由激励g(t)e⋯产生的响应(设响应量的初始位移、

初始速度皆为零)。若构造虚拟激励

巾)=扣瓦滋(，)8”‘ (3-19)

则由该激励产生的响应为

y(∞，f)=√i两，(珊，r) (3-20)

显然

Y’y=l+(印，f)，(∞，f)50(国)=S一(∞，f) (3-21)

即

％(脚，，)=y'y=lyl2 (3-22)

14



大型结构局部非线性随机地震响应分析

由此可见，非平稳随机响应的时变功率谱密度s。@，r)的计算可由确定性的

动力分析完成旺”。若用逐步积分法求出系统的任意瞬态响应{y洄，r))、扛@，f)}

等，则相应的功率谱矩阵为【29，”1

k泅，，)J-{y(脚，，)，f，∞，，)}『)
ts，(∞，，)j={y(。，r)r{z(∞，f)}r} (3-23)

峪，(co，f)J={z(国，f))．{y(甜，，)}『I

比较式(3-5)和式(3-23)可以看到这里的非平稳虚拟激励法是前面平稳情况

的推广。当激励是平稳时，只需要求运动方程的稳态解：而对于非平稳激励，
则需要求运动方程的瞬态解。

当系统受菲平稳单源多点异相位随机激励时，系统所受的外激励可表示为

杪(r)}=

g(t一^)x9一f。)

g(t—t2)xO一，2)

g(t一，。)z(，-t。)

这是一广义单激励问题，可构造虚拟激励胆

￡厂(，)}=

g(t一‘)e⋯‘

g(t—r2)8⋯‘

g(t-t。)e1“。

(3．24)

≈Sg∽e⋯| (3-25)

在该确定性激励下，不难求出系统任意瞬态响应{y∞，f)}、扛@，f)}等，并按式

(3-23)计算相应的时变功率谱矩阵。

对于线性时不变系统受任意相干非平稳随机激励的问题，可将激励功率谱

矩阵按式(3-8)5-1-解，从而将外载分解成若干相互独立的广义单激励。分别
求出各有关瞬态响应向量后，就可叠加得到各种功率谱矩阵

p。(功，f)】=竞{J，(∞，f))．{y(国，f))r
』tl

k(训)】=∑r{y(州)}I{=(州)巧
JzI

k(出，t)l=窆{z(co，r)№(训)F
产I

3．3虚拟激励法的特点

(3．26)
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以结构受平稳随机地震激励为例，若将地震激励看作单源同相位激励，此

时结构的运动方程为

阻桫}+[c】∽+医1{Y)_一阻p批。 (3-27)

其中，怛}为惯性指示向量；芏。为地面加速度，其功率谱密度最．(∞)已知。对

于自由度很多的工程结构，可先用振型叠加法进行降阶处理，再用虚拟激励法

求出结构响应{Y}的功率谱矩阵为

陋。(∞)]I Wly}7 ]

(y}=砉y，q(洲，丽} ∽五8’

』纠 J

这里，妇}，、y，、H，分别为第_，阶振型向量及相应的振型参与系数与频响函数。

传统的CQC(Complete Quadratic Combination)算法为114]

p，(∞)】=杰杰ny／日j@)日』(∞)舫)．忉巧s‘∞) (3．29)

这是平稳随机响应理论上的精确解。事实上，将式(3-28)展开就可得到

式(3-29)，两式计算步骤不同，但在数学上是等价的。故用虚拟激励法求出

的结构的响应功率谱矩阵也是理论上的精确解。

由于CQC算法式(3-29)的计算量很大，当结构的参振频率分布稀疏且各

阶阻尼比很小时，许多文献都推荐将式(3．29)的交叉项近似忽略，得到

k洄)】=妻y；扫)：如)；|日，∞)12屯洄)

这一算法称为SRSS(SquareRoot ofthe Sum ofSquares)。
如果令

{z)，=，，，哆@)姚厕
则PEM、CQC和SRSS三种算法可表示为

PEM算法b。c∞，】=(喜扛)，]’(喜{z}，]7
传统CQC算法f岛(国)]：∑q厶q pjf*p；，T
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大型结构局部非线性随机地震响应分析

SRSS算法b。(∞)]：∑q铽∽ (3．34)
』一j

从式(3-32)、(3-33)与(3-34)可以看出，三种算法在计算响应功率谱矩

阵时，分别要计算1次、q 2次和q次行维向量相乘。地震工程中一般参振振型

系数q=10～30，在航天工程中q可达102～103。可见三种算法计算量上的差别

是巨大的。PEM算法和传统CQC算法的计算结果完全相同，都为理论上的精
确解，计算效率却相差两个数量级以上：而SRSS算法的假定条件在实际工程

结构中一般很难满足，计算结果不准确，计算量却比PEM算法大许多。可见

虚拟激励法是一个离效的精确算法，它自动计及了参振振型间的耦合项，不存

在相应的SRSS公式，有时也称虚拟激励法为快速CQC算法””。以上是用平

稳随机激励问题为例来说明，对非平稳随机激励问题也是类似的。

3．4随机振动响应的最大反应估计

在参振振型频段内对一系列频率计算出自谱s。之后，就可以按下式计算Y

的第i阶谱矩

2i=2r珊‘S，白跏 (3—35)

工程师一般难以直接利用这些谱矩进行设计。根据随机极值理论可以得到极值

响应的分布，并求得极值响应的均值和方差。根据不同的假定，有不同的估算

最大反应的方法【35’371。

3．4．1 Davenport方法

假定地震激励是零均值平稳随机正态分布过程，结构的任意线性响应y(t)

也是零均值平稳正态随机过程。记儿为其极值，F，为其标准差，定义无量纲参

数

r／=儿／o， (3-36)

1 r丑、i

弘蠢I刊
(3．37)

根据水平跨越次数是Poisson过程的假定，Davenport求得极值tB概率分布为

户(，7)=exp[_订exp(-r／2／2)】即>o (3．38)

17



太型结构局部非线性随机地震响应分析

极值的期望值近似地为

以仂=(21nvT)v2+赤
而标准差为

疗 l

0"7“———(2tnv—T)v2
式中，T为地震持续时间，y=O．5772为欧拉常数

3．4．2 Vanmarcke方法

(3．39)

(3．40)

对于零均值平稳随机过程y(f)，Vanmarcke[1990]基于穿越次数计数过程为

Markov过程的假定，求得极值的概率分布为

尸c叩，=1-exp(-等，]·e对一y。丁三二纂] c s一。，，

其中

‰=矧啦 ㈦。z，

A，=2j∞。S，(co)do (3-43’

g=(1-g／(ZoA2))”2 (3-44)

y。为平均越零率，q为带宽参数，介于。和1之间。对于窄带过程，q接近于

o；对于宽带过程，q接近于1。根据(3-41)式给出的概率分布函数，Kiureghian

给出了最大峰值的期望值表达式

E(们=(2Inv,T一2+南In (3_45)
lZ y一』11一

一2面而1．2矿一面斋v,T>2．1 。，蛳，p 2面而矿一面面Z酽 (3-46)

【盯口=o．65 l，。rs 2．1

其中

{Pe=(1_639“”一o·38)l，。 g<o·69
(3-47)

【y。2 yo q≥0．69

T为地震持续时间。
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3．5 小结

随机振动方法被广泛认为是处理大跨度结构抗震分析的有力手段。而虚拟

激励方法用计算力学的手段突破了随机振动方法计算效率低的瓶颈，使随机振

动方法应用于工程中大跨度结构地震响应分析成为可能。

9
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4时程积分及数值模拟

4．1 引言

工程结构在突加荷载或冲击荷载作用下，往往要做瞬态响应分析，这时可

采用逐步积分法进行求解。逐步积分法已有了多年的研究，一般分为显式积分

和隐式积分两类。显式积分在每一时间步上效率较高，但为保证积分稳定性时

间步长必须取得很小。隐式积分则可通过恰当的选择参数，保证积分数值的稳

定性，故积分步长可选取得大一些。常用的Newmark及Wilson一0法都是隐式积

分格式。在采用隐式积分求解时为能正确地反映高频振动分量，积分步长也不

宜取得过大。又如将其用于一个保守体系，则算法所产生的阻尼会使体系的总

能量不能保持守恒。

钟万勰近年来提出了精细逐步积分法口8I"】。该法是一种显式无条件稳定的积分

格式，其积分步长不受结构自振特性的限制，只要在积分步长内外载是线性变

化的，就总能得到计算机精度解答。文献[40]进一步推广了上述精细积分算法，

对于外载按简谐规律和不规则变化的情况，仍可用较大的积分步长得到精确或
相当精确的计算结果。

4．2多点输入时程积分

当结构受平稳随机地震激厨对，若将地震激励看作单源同相位激励，此时

结构的动力方程为：

阻】。j)+【c】{j’}+k渺)=一阻忙k (4．1)

其中忙}为结构非支座节点惯性力指示向量；譬。为地面加速度。如果给定了地

震加速度王。的时程曲线，就可以运用时程积分方法对式(4-1)进行求解。

如果考虑多点(N个地面节点)不均匀地震激励问题，运动方程(4-1)成

为下列形式

[MM三s圳剁乏巳c,ⅢJL&J+眨b-％㈣Jl&J=斟㈤z，
其中向量讧。)代表N个支座的地面强追位移，讧，)代表结构系统所有非支座节
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点位移，也}代表地面作用于N个支座的力；通常采用集中质量离散化模型，

阻。】为零。

求解方程(4．2)时，可将绝对位移忸。)分解为拟静位移亿}和动态相对位

移{I}之和

鼢鼢鼢 ㈨，，

其中拟静位移满足

以)=一k，r虬]口。) (4-4)

将式(4．3)和(4．4)代入(4．2)，得到

阢槲地J㈦啦胞卜≮踏谢h蚓 ㈤s，

方程(4．5)在一致地面运动条件下不能退化为广泛应用的方程<4-I)，这是因

为在方程(4．2)中假定了阻尼力与绝对速度成正比。为了避免这种不协调，

应假定阻尼力与相对速度成正比，即在(4．2)式中以戤}与{0}代替访；)与留。)，
则(4-5)式成为

阻；】像)+[c，肛}+k，肛)=瞳，IE】-l【j匕峨) (4-6)

对于均匀地面运动

慨}=慨)舅。 (4—7)

将式(4．7)代入式(4．6)，并利用(4．4)式，就可导出方程(4—1)。

当需要考虑行波效应时，可以利用同一个地面运动加速度记录曲线在地面

不同节点处以一定的时间差输入，由此而产生(4-4)式右端的阮}。如果要进

一步考虑各地面节点加速度之间的部分相干性，则产生慨}的过程较为复杂，
而这类实测资料亦相当缺乏。

4．3精细积分法的基本思想H“3钉

4．3．1精细积分的通用格式

21
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参考结构地震作用下的运动方程(4-1)结合等式涉}_侈}，可导入状态空

间，此时运动方程为

料=阻】{v)+r} (4-8)

其中

陆匿匀”饼怍∞赫}
【B】=—阻】．I陋】[D】=一阻】。[G】

方程(4-8)的齐次解为

{V。(，)}=F(r)】{C) (4-9)

其中
’

p(f)】=exp(旧】×f) (4。lO)

在积分步长f∈k，f¨】内，r=t-t。。当r=0，即f=‘时，p(『)】：』，由此可确

定积分常量{c}。设方程(4—8)的特解为{v，(f))，则方程(3．2)通解为

{v(，)}=p(砒p(气)卜{v，(‘)))+扣，(，)} (4．11)

将积分步长f细分为m=2”等份，即

At=r／m=2一”f (4-12)

一般取N=20已经足够，此时Atal04f。址一般远小于系统的最小自振周期。
将式(4—12)代入式(4．10)得

p(r)】=【cxp(时】x△，)】”

*(，+(瞳】×△f)+∞】×At)2121+(旧】×At)3／3f+(M×At)·／4妒(4—1 3)
=0+阮。D“

令

(，+阢”=(，+阮。。”2=(，+2×k，。】+k，I】×k，，】)(扛-，2，⋯，Ⅳ)

c，+叫’愈叫)21-№一】)4(4-14)
一一(，+阮。】)”=防(r)】

在计算b】时，采用了下列递推式进行计算，以避免因』+阢]的尾数太小而造

22
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成的有效位数严重丧失。

阮，]_2xk，l】+k，J]xk，1】 (4．1 5)

上面推导中唯一引入的近似是在式(4-14)中泰勒展开中略去了At5及更高

阶的项，其量级约为10。o以上，这己经是一般计算机算精度表达的舍入误差之

外。故按上述方法计算的指数矩阵F(r)】是高度精确的，在计算机精度范围内

可以认为是精确的。

4．3．2常用的精细积分格式

HPD．L格式：

假定每一积分步长f∈(气，f。)内荷载线性变化的，即

p}={，0}+“}×(r一『0) (4-1 6)

其中轨}与“}是时不变向量，则方程(4-8)的特解为

{v，p)}=(陋】_I+Ⅲ×*一In]。“})一阻九k)一“)×‘) (4．17)

将式(4-17)代入式(4-11)即得精细积分的HPD～L格式

扣纯“”2端譬譬徽踹紫沩 ㈤，s，
一陋】-I(“)+田r1{，l}+“}×『)

一⋯

其中，积分步长f=t。一‘。若在每一积分步内荷载严格按式(4-16)线性变化，

则式(4．1 8)总能给出计算机上的精确解答。

HPD．S格式：

为便于精细积分在非平稳随机振动中的应用．文[401将荷载推广为简谐荷

载的形式。假定每一积分步长f∈(“，，。)内荷载线性变化的，即

p(f)}={rl}singot+{，2}cos珊r (4-19)

其中“)与k}是时不变向量，在该荷载作用下，可得方程(4-8)的特解为

{v，(f))=。4}sincot+{B}eosCOt (4．20)
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扣}=@Ⅲ+旧】2／co)。({r2}一阻融}ico)
协)=@们+阻】2／co)‘1(一轨)一旧融}ico)

将式(4-20)代入式(4-11)即得精细积分的HPD—S格式

v，p(t“)}=p(r)】({V(。))一{爿)sin∞rt一{占}c。s∞‘’(4-21)
+{A}sincot±+1+{B}coscott+】

。

其中积分步长f=t。-t}。若在每一积分步内荷载严格按式(4-19)简谐变化

则即使采用较大的积分步长式(4-21)也能给出计算机上精确的数值结果。

4．4数值模拟一Monte Oar I o方法

Monte Carlo方法也称为随机模拟(Random Simulation)方法．有时也称作

随机抽样(Random Sampling)技术或统计实验(Statistical Testing)方法。它

的基本思想是概率论中基于大数法则的逼近原理，在求解数学、物理、工程技

术以及生产管理等方面的问题时，首先建立一个概率模型或随机过程，使它的

参数等于问题的解，然后通过对模型或过程的观察或抽样试验来计算所求参数

的统计特征，最后给出所求解的近似值，而解的精确度可用估计值的标准误差

来表示。

在随机振动中，是利用计算机进行随机振动数值试验的一类方法，系统响

应的统计特性可以从大量响应样本中近似获得。

利用数值模拟法来进行随机响应分析，主要包括以下三个步骤：

l， 激励过程或场的统计特性产生激励样本；
2， 对每个激励样本，数值地求解微分运动方程，产生响应样本；

3， 从大量响应样本中获取所需要的响应统计量。

一维平稳随机过程的Montle Carlo数值模拟

均值为零，谱密度函数So(to)的一维单变量平稳的高斯随机过程L(x)可表

示为余弦函数的级数

，(工)：压羔4 cos(co,t-妒1) (4．22)
k=l

其中，仇为0到2石之闻的随机相角，

4=瞬慨)△国F

如果&@)是单边谱密度，则

(4—23)
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s?(印)=So(∞)

如果S。@)是双边谱密度，则

而

s?沏)=2S。∞)

△∞=∞。一∞，)，N

纨=国，+(^一j1)△国，≈=1，2，⋯，Ⅳ

∞，和珊。为截止频率下限和上限。

4．5 小结

(4．24)

(4—25)

(4．26)

(4．27)

在利用时程分析进行结构的地震响应分析时，只选取一条地震波是无法说

明问题的。我国在这方面还没有明确的规定，工程中一般取三条实测地震波和

一条人工地震波。时程分析方法在进行非线性地震响应分析时，具有它的优越

性，但是时程分析方法太费时间．因此工程中一般很少应用时程分析方法，除
非是特别重要的结构或者利用其他方法无法解决时才用。
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5 用虚拟激励法求解受平稳随机激励的剪切型非线性滞迟

系统

5．1 引言

许多工程结构在严重载荷的作用下(如强地震引起的地面运动)，由于材

料的屈服，内摩擦或者构件接合面间的摩擦等原因，往往呈现出滞迟特性。滞

迟系统的恢复力是一个多值函数，不仅取决于系统的瞬时位移，而且取决于系

统响应的历史。滞迟效应主要表现为刚度的减小与能量耗散能力的增加。

许多方法曾被用来解决滞迟系统的随机响应问腹，如等效线性化法【“1、

FPK方程法【32】、累积量截断法f411、高斯截断法[421、能量包线随机平均法[431及

标准随机平均法¨41等。但这些方法多局限于自由度很少的系统，很难推广到较

多自由度的系统中。比较简单且易于应用到多自由度系统中的方法是等效线性

化法。Caughey最早用基于克雷洛夫一蹲戈留波夫假设的等效线性化法研究了
滞迟系统121。但该方法要求假设滞迟系统的响应是窄带随机过程，滞迟能耗很

小，而这种情形只发生在结构屈服后刚度与屈服前刚度相差不大，随机激励的

强度使得系统很少发生屈服或完全屈服的情况下。在工程实际的许多情形下，

响应是一种宽带随机过程。Wen用FPK—Galerkin法对滞迟系统作了研究之后，

对光滑滞迟系统模型，即Bouc--Wen辅助微分方程模塑，给出了更简捷实用
的等效线性化方法p“。该方法将非线性微分方程直接线性化为一组闭合的、可

迭代求解的线性化方程组，而没有借助予克霄洛夫一博戈留波夫假设。不局限
于只求解响应是窄带随机过程的非线性滞迟系统，因而，大大地拓宽了等效线

性化法的应用范围。Wen用此方法求解了单自由度滞迟系统的平稳与非平稳响

应，后来与他的合作者一起又将此方法推广到了多自由度系统【451、强度与刚度
退化【46|4”及二维地震地面运动激励[481等情形。但滞迟系统经等效线性化后的

单自由度或多自由度线性系统，总要归结为求解李亚普诺夫微分方程。若该系

统受多点激励或自由度数较多时，计算量将急剧增加，计算过程也变得更为复
杂。

本文仍用虚拟激励法求解此类等效线性化问题。求解过程简便，且不受自

由度数与激励的影响。特别是当结构自由度数较多时，其计算效率是很高的。

5．2 光滑滞迟系统的等效线性化

滞迟系统的恢复力可表示为：
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q(Y，岁，f)=g(Y，夕)+cz(t) (5．1)

式中g为非滞迟分量，它是瞬时位移与速度的函数：cz(t)为滞迟分量，是y与z

的时间历程函数，满足如下非线性微分方程：

j=去b叫y川扩一刚”)】 (5_z)

其中参数y与∥控制滞迟回线的形状；A、y与叩支配滞迟的强度与刚度：n决

定从弹性区到塑性区过渡的光滑性，适当选取这些参数，可给出具有各种能量

耗散能力、渐软与渐硬的滞迟系统。当(5-2)式中月=7／=矿=1时，近于理想弹

塑性系统的滞迟位移微分方程可写为：

j=4多一yl叫z一缈lzl (5-3)

其等效线性方程为

等效参数

j+pP+缸=0 <5-4)

P=厨y掣帆卜
h= *，+∥剞

文献[31]给出了丹≠1时P和h的表达式。

(5-5)

5．3 滞迟系统等价线性化后运动方程的建立及平稳随机振动分析

对于含有WEN模型非线性构件的滞迟系统【31,321，当构件的滞迟位移微分方

程(5．3)中疗=l时，其等价线性方程已在上节给出。记k’}=k6】(k)一仁))，可
得到滞迟系统等价线性化后的运动方程

㈨协巾忙≮譬黼勰妒0也腓s} ㈦s，
0}+[P拎}+瞳㈦= f

”⋯7

方程(5—6)的具体推导过程可参看附录。其中，k6】、p】和陋】为n×，z阶为塑
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性刚度矩阵及等效系数矩阵．其具体形式可参看3碱[491。扛}为滞变位移向量

地面加速度i；的功率谱密度为S。

构造虚拟激励￡。=√瓦⋯，代入(5-6)式

帅卜蚓铆+黜描枯0啦忙晦⋯0㈣，，叠)+[P㈦+阻】{z)= J
⋯。

则满足该谐振方程组的解具有如下形式

撼㈤ ㈤s，
扛}=移扣⋯’j

⋯’

将(5-8)式代入式(5-7)，可得

(-o,2[M¨水】+k姥端警粼≯卜书K功括卜，{6)=一f国(f∞【，】+旧D-1【P】k) J⋯。
用初始模态对式(5-9)的第一个方程进行降阶，令

{口}=p】∽ (5-10)

将式(5-10)代入式(5-9)得

--(．0 111+_fo,[c’]+【n：】一睁Fk5】缸】+f∞(f∞M+瞳D。【P】)睁船}=一护}√i(24)

其中，≯}=睁]『k】塔}。不难得到该方程的解扛}，避一步由式(5-10)及式(5-9)

的第二个方程求得扛}和{6)，由此得到式(5-7)的稳态解。

式(5-10)中的虚拟位移向量对时间求一阶导数，即得虚拟速度向量，并由

虚拟激励原理计算有关响应量的功率谱矩阵

k】=擘)’扛y l
k3=W扛¨ (5-11)

Is。】=扛)’扛川

进而由下式计算响应方差和协方差矩阵

【E【赫]】=￡寥。】do,
阻韶】】=￡陋。】如
【E[妇】】=￡随伽

(5一12)
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至此可利用式(5-5)计算构件的等效系数，并最终生成等价系数矩阵[尸】和阻]。

由此可见看到，式(5-7)一式(5．12)构成了闭合迭代格式，故可循环求解直

到等价系数矩阵p】、旧】收敛。在得到原滞迟系统的等价线性系统之后，按上

述方法再进行一次重分析，在求得虚拟响应之后，可以按下式计算某一响应的
自功率谱密度

＆=" (5-13)

对一系列频点计算出自谱S。后，可计算x的第i阶谱矩

％=2r∞。S。∞)如
由此可计算极值响应的均值及方差。

5．4精细时程分析

(5—14)

工程实际结构通常含有很高的自由度，故需用模态进行降阶处理，对于结构弹
塑性抗震分析运动方程的一般形式

∞融)+【c取}+k融}+k’)=一时忙坟 (5．15)

若

‘搿蒯踹1) ㈣㈣
陋r瞄】嘲=∽』

”。叫

其中，陋】为nxq阶质量规一模态矩阵。可令方程(5-1 5)的解按这些模态进行

分解

扛}=睁弛} (5-17)

将[or左乘以方程(5-15)的各项，并以(5-17)式代入，得

{cf}+[c‘k)+k2b)+陋】『k’)=一睁r阻】往致 (5．18)

引入状态变量，可得运动方程(5-18)在状态空间下一般形式为

秘=田》}+汐} (5-19)

其中
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鼢
，={
阻】=[一b0：]一(cI．1，扩)=p}+b}
时吣0巩卜)={一曲k矗

假定每一积分步长，∈(tk，t。)内荷载按下式线性变化，即

(5．20)

p}={，0}+饥)x(f—f。) (5-21)

文献1．391给出了相应精细积分的HPD—L格式

扣。¨讣2嗡．般僦}笛黔蜘 ㈤zz，
一阻孔‰}+阻]-1包}+轨}xr)

‘’⋯

其中，F(f)】为指数矩阵，积分步长r=tM一‘。如果每一积分步内荷载严格按

式(5-21)线性变化，则式(5-22)总能给出计算机上的精确解答。无论是实

际地震波或人工生成地震波都是一系列离散点，如果积分步长取为采样间隔，

并设每一积分步内荷载严格按式(5-21)线性变化，并不考虑菲线性等效夕}载

m时，上面的积分格式将会给出高度精确的解答。

现考虑方程(5-19)的求解，由式(5-20)可知，t厂}包含实际外载p}与

非线性等效外载协两部分。对于非线性等效外载矗)，由于其含有未知状态向

量，故不能利用上面的积分格式予以直接求解。但由上面的分析可知，在每一

积分时段上实际外载激励的响应能够获得精确的求解，所以可集中寻找有效的

方法处理非线性等效外载部分。本文表明采用迭代修正方法将是很有效的，选

取非线性等效外载初值，按下式执行

扣(‘+。)}o寸扛以+。)}0---，{s(t。)}o寸纱以+．)}o_{v0舢)^ (5-23)

如果II{v(t。)}。一{v(r。)}。Il：<占，则停止，否则{v也+。)}。一{v(‘+。)}。，循环直到满足

收敛精度。具体算法如下

(1)给定非线性等效外载初值，由式(5-22)计算(v(‘+，))。；

(2)由{v(f。)}o选出0(f。))0，利用(5-17)式计算b(‘+。)}0；
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(3)依据构件的滞迟恢复力模型形成谤(，。)}0项，形成留(r。)}0之后由式

(5-20)计算墨(f。)}。

(4)由沙(“+。)}0=t(f。)}o+p(‘+。)}计算扩(f。)}0，注意，对于该时刻的迭代循

环，{r(t。))是始终不变的；

(5)由式(5-22)计算在外载沙(f。)}。作用下的结构响应{v(‘+，))

(6)由式忖(t+。)}I-{v(t。)圳：<s判断是否收敛，如收敛停止迭代，进行下一

时刻计算，否则将{v(‘+。)}。赋给{v(气+。)}。，重新执行(2)一(6)步，直到收敛。

上述算法计算时间量主要消耗在迭代收敛过程，由于在每一时间步上塑性

等效外载的增加不很大，所以直接用上一时刻的塑性等效外载作为该步迭代初

值是比较有利的，一般只需循环2—3步就可达到收敛。

5．5算例及分析

算例一：一个近似于理想弹塑性系统的单自由度滞迟系统受自噪声激励：

A=I．0，y=卢=o．5，口=1／21，n=l，m=k=1．o， c=O或O．1

图5·I 单自由度滞迟系统用不同方法计算的位移均方根响应比较①c=O，②c=O．I

fig．5一I displacement variance response comparison of SDOF hyst*retic

system in different method①c=O，②e=O．i

用虚拟激励法结合等效线性化法(PEM)分析了此单自由度滞迟系统在不
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同强度激励下的的响应性态，并用文献[39]中精细积分法求李亚普诺夫微分方

程方法(wEN)迭代地求解了该滞迟系统等效线性化后的李亚普诺夫方程，两种

方法的计算结果十分一致，绘于图5-1和图5-2中。

图中D是特征长度，D：l蕊，匕：析巧厕是屈服位移。

图5-2单自由度滞迟系统用不同方法计算的速度均方辗响应比较l c=0， 2 c=0．1

fig．5-2 velocity variance response comparison of SDOF hysteretic

system in different method①c=O，@c=O．1

图5-1横坐标为D／E，左端表示弱的随机激励，右端则表示强激励。纵坐

标为盯。／D，是系统的无量纲的位移均方根响应·从图5-1可以看出，用虚拟

激励法得到的计算结果曲线与等效线性化后求李亚普诺夫方程得到的计算结

果曲线几乎完全重合，这是二者都基于相同的等效线性化法则，这两种方法的

计算结果与数值模拟法结果非常吻合，表明二者具有相当高的精度。

算例二：如图5-3所示单自由度结构，自振圆频率国。=3．1415，阻尼比fm0．05。

抗震分析条件：二类场地，远震，设防烈度为7度，8度，9度(罕遇)。时程

分析采用双线性模型(计算了10个样本)，随机振动分折采用双曲线模型，计

算选取不同模型参数时，结构在不同抗震条件下的位移响应极值。在计算分析

时，使双线性和双曲线模型的屈服后与屈服前刚度比g保持一致，并且理由小

到大变化，口=O．05为近似理想弹塑性情况，口=1．O为完全弹性情况；屈服位移

民均取为0．1。

(1)采用双曲线恢复力模型时，各参数为爿=1．0，口=0．05，y=p=5．0，”=1；

采用双线性模型时，屈服后与屈服前刚度比口=0．05，屈服位移50=O．1。计算
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结果的比较列于表5—1：

表5．1不同设防烈度下结构位移响应

(2)采用双曲线恢复力模型时，各参数为A=1．0，口=0．1，y=p=5．0，n=1

采用双线性模型时，屈服后与屈服前刚度比口=O．1，屈服位移瓯=O．1。计算结

果的比较列于表5-2：

表5-2不同设防烈度下结构位移响应

table 5-2 structure displacement response under different protected intensity

(3)采用双曲线恢复力模型时，各参数为A=1．0，盘=0．5，，=多=5．0，”=1

采用双线性模型时。屈服后与屈服前刚度比a=0．5。屈服位移民=0．1。计算结

果的比较列于表5．3：

表5-3不同设防烈度下结构位移响应

table 5-3 structure displacement response under different protected intensity

(4)采用双曲线恢复力模型时，各参数为一=1．0，口=1．0，，=卢=5．0，n=1
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采用双线性模型时，屈服后与屈服前刚度比口=1．0，屈服位移占。=O，l。计算结

果的比较列于表5-4：

表5．4不同设防烈度下结构位移响应

table 5-4 structure displacement response under different protected intensity

算例一只是一个单自由度滞迟系统对理想自噪声激励进行分析，考察虚拟

激励法结合等效线性化方法进行非线性分析的精度。算例二按工程规定的地震

激励进行抗震分析。激励选取实际的地震波，抗震条件为二类场地土，远震，

设防烈度7度、8度、9度(罕遇)，结构进入弹塑性，来分析这种方法应用到

实际抗震工程中的可行性。时程分析方法是一种比较成熟的非线性抗震分析方

法，但是计算的效率非常低，同样选取单自由度系统来对比计算结果，在不同

的参数下两种方法计算的结果列于表5一i至表5～4中，随机振动(D)表示
Davenport方法计算的位移响应极值，随机振动(v)表示Vanmarcke方法计算的

位移响应极值。从表中可以看出，时程分析方法计算的极值与随机振动方法计

算的极值有一定的误差。这是因为不但等效线性化会带来误差，而且时程分析

采用双折线模型，随机振动采用双曲线模型，两种模型之间的转换这里采用的

是屈服位移相对应准则，引入误差也在所难免。此外时程积分计算依赖于样本

的选取，样本选取的多少也会影响到计算的结果。主要的误差是由于随机振动

算法中采用等效线性化引起的。从表中的结果可以看到，两种方法的计算结果

相差并不大，按Davenport方法计算，则最大误差仅在10％左右，这是工程上

可以接受的。下面计算一个三自由度的高层剪切型结构，进一步考察虚拟激励

法结合等效线性化法计算非线性问题应用到工程中的可行性。

算例三：如图5-4三自由度剪切结构，阻尼比f=0．02 K．=9．664×i05N／m

K2=8．782×105N／m，K3=8．148x105N／m，Ml=9371．OKg，M2=9545．OKg

M，=8635．O磁，抗震分析条件：2类场地土，远震，设防烈度为7度。时程积分

计算采用10个样本

34
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图5-3单自由度剪切型结构

fig 5-3．SDOF shear-type structure

图5．4多自由度剪切型结构

fig 5-4．MDOF shear—type structure

表5-5结构自振频率

table 5-5 structure natural frequency

表5-6第一层：t2"=1．0第二层：a=1．0第三层：口=1．0

表5-6不同方法计算结构位移响应比较

table 5-6 structure displacement response using different methos

表5—7

第一层：A=1．0，搿=0．5220，y=33．5570，∥=33．5570，x。=0．0149m

第二层：A=1．0，a=0．6738，y=42．0168，∥=42．0168，x。=0．0119m

第三层：A=1．0，02=0．5473，，=61．7284，∥=61．7284，气=0．0081m

◆l▲丁l◆l上
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5．7不同方法计算结构位移响应比较

table 5-7 structure displacement response using different methos

表5．8

第一层：一=1．0，口=0．5220，y=22．3174，卢=44．7428，x。=0．0149m

第二层：A=1．0，g=0．6738，厂=28．0112，声=56．0224，石。=0．0119m

第三层：A=1．0，口=0．5473，，=82．3046，∥=41．1523，z。=0．0081m

表5-8不同方法计算结构位移响应比较

table 5-8 structure displacement response using different methos

表5-9

第一层：爿=1．0，a=0．5220，y=44．7428，卢=22．3714，x。=0．0149m

第二层：么=1．0，口=0．6738，，，=56．0224，∥=28．0112，X。=0．0119m

第三层：爿=1．0，口=O．5473，y=82．3046，夕=41．1523，x。=O．0081m

表5-9不同方法计算结构位移响应比较

table 5-9 structure displacement response using different methos
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算例三是一多自由度剪切型结构的非线性抗震分析问题。从表5-6中的结果可

以看出，线性时随机振动方法与时程积分方法的计算结果相差很小，误差仅在

1．80％一9．62％之间。从表5．7至表5-9中的非线性计算结果可以看到，两种方
法的误差最大达到20．21％。这是因为随机振动方法进行非线性分析时，采用

等效线性化法会带来较大的误差：在随机分析中滞迟恢复力曲线选取双曲线模

型；在时间历程分析中滞迟恢复力曲线选取双线性模型。两种模型的转换也在

所难免地引入一定的误差。所以非线性分析时的计算结果相差较大，但还是可

以接受的。时程积分方法中样本的选取也会对结果有一定的影响。

5．6 用虚拟激励法求解非线性系统的适用性和精度

虚拟激励法是否适用于求解非线性系统，归根到底要依赖于等效线性化法

的适用范围。由于用虚拟激励法求得的线性系统的随机响应是极其精确的，因

而在求解非线性系统时，其解的精度完全决定于等效线性化法。

一般来说，等效线性化法可应用于包括材料非线性和几何非线性的各类非

线性问题；激励并不要求一定是白噪声，可以是平稳或非平稳的正态随机过程；

响应的分布虽不可能严格满足正态分布，但要求是接近正态分布的随机过程。

等效线性化法由于是用一系列稳定的线性系统等效代替原非线性系统，所以不

能够描述象跳跃、极限环、参数振动等本质非线性现象。由等效线性化法得到

的响应统计量，其误差尚无一般性的理论界限。对简单系统可通过与精确解或

数值模拟结果作比较来确定。由于一般的等效线性化法都是基于均方误差最小

原则建立的，因而，对均方位移和速度响应其精度比较好，典型的误差范围是

小于20％。但对于除均方响应之外的其它响应统计量，如自相关函数、极值等，
其误差可能更大。

用虚拟激励法求解非线性系统时，其适用性和精度完全决定于等效线性化
本身。而虚拟激励法本身基本上不产生进一步的误差。
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6工程结构地震作用下局部非线性随机振动

6．1 引言

在中等以上地震作用下，大型复杂结构(如桥梁、高层建筑等)会局部进

入弹塑性状态工作。在工程中广泛应用的反应谱法从本质讲是一种确定性的线

性方法，尽管已有一些学者提出了弹塑性反应谱，但是对于其理论基础的合理

性仍颇多争议”u，”】。目前最常用的弹塑性抗震分析方法是时程分析法，该法以

实际地震波或者人工地震波作为地震激励输入，在踺域内进行积分，得到结构

的响应时间历程[52-54]。该法原理比较简单，易于编程，但计算结果过于依赖

所选取的时间历程曲线：且计算量很大，应用不甚方便。

地震作用是随机性的。对于线性结构体系作随机振动(功率谱法)分析近

年来有了很大的发展：虚拟激励法16‘7】具有快速、精确的特点，已达到工程实

用程度。不过按随机振动方法来分析复杂结构非线性随机振动仍然缺乏有效的

途径。统计线性化方法被认为是求解这类闯题最有希望约方法。以往由于对大

型的线性随机振动分析也很感困难，所以统计线性化法也仅限于对简单的结构

实施。本文采用Bouc．Wen等提出的微分方程模型描述进入非线性构件的滞变

特性，将离散塑性铰模型结合虚拟激励法和等效线性化进行结构非线性随机振

动分析。克服了以往计算效率低下的困难。特别是考虑到结构的弹塑性只发生

在局部高应力区域，大部分区域始终在弹性范围工作，这更有利于提高计算效

率。文中给出的数值结果表明这是一种有实际应用价值的计算方法。

6．2离散塑性铰模型m·551

考虑如图6-1所示的框架离散铰模型

图6-1 平面框架的离散铰模型

fig 6·I discrete hinge model of plan frame
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在地震激励下，假定塑性铰出现在粱单元的两侧，并用塑性铰单元来反映

构件的这种滞迟现象，如图6—2所示。

图6-2单元的离散铰模型

fig 6-2 discrete hinge model of element

单元k两端的铰单元的弯矩分别为：

屹=口。Ki瓦+(1一％)K，Z。

P≮=程iKl惑《+Q一＆0KiZ J
(6．1)

其中瓦、瓯分别是单元i端和j端塑性铰的角位移，如图6—3所示，z．和z，表

示对应的滞迟位移，口和K分别是非线性系数和铰单元的刚度。该单元的等效

线性化方程的矩阵形式可表为：
． ‘

Z=C。U+K。Z (6-2)

e=

已

鼍=
置。2

K。

驴=慨，，瓦)r是单元两端塑性铰的角位移向量，z={z，，Z，F是滞迟位移向量

e、监。是等效系数矩阵，等效系数确定用式(5-5)。两个铰单元之间是线弹性

单元，如果忽略弹性单元外的塑性铰微段长度，节点i、j处弹性单元的末端角

位移就等于节点的角位移减去与之相连的铰单元的角位移。第k单元的力向量

‘可以写成：

墨=皿篮p0一甄}) (6．3)

其中医篮是线性单元k的刚度阵，戤}是单元两端的节点位移向量。铰单元两
端的弯矩相等，则

≥吃}
％～--P々J(6-4)
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屹，R分别是全梁单元在i、J端的弯矩，式(6-4)为离散铰处弯矩平衡方程。

图6-3 a1节点全局位移

fig 6-3 a)node global displacement

单元j

，吒卜

八电元k
＼I

m

元l

图6-3 b)铰位移西

fig 6-3 b)hinge displacement U"

图6-3 a)中下标i表示节点号。U：。表示节点的纵向位移，U：，表示节点的转角

位移。

6．3 复杂结构局部非线性运动方程的建立

在强烈地震下，假设结构有m个构件单元进入弹塑性。其第≈个单元的塑性

区力平衡方程及滞变恢复力模型的统计线性化方程可表示为[45,s51

阢】。k。I眙)。一阢Ⅱ往k)一犯，l扛k+k，l{zk)={0) (6．5)

叠k=【PL隹k+田k{zk 七=1，2，3，⋯，m (6．6)
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其中，下标七表示考虑的第女个构件单元，K8I和k]。为单元局部弹性刚度阵

和提取变换阵；k，]。和k，]。为滞变恢复力模型中相应的刚度阵；[PL和pk为

将式(5—3)统计线性化后的系数阵；k，L、k，l、【Pk和[HI。均为对角阵。
经等效线性化及单元组装后，非线性结构运动微分方程可表示为如下形式

【5 5]

∞]∽+【c】鼢+k8I订+k 6】{≈=一阻pE。 (6．7)

其中，瞰]和【c]为系统质量阵和阻尼矩阵；k。】和k6】为初始线弹性刚度矩阵

和与非弹性变形相应的结构矩阵：仁}为惯性力指示向量，芏。为地面加速度。

方程(5)-(7)中其它符号的意义如下：

扛}为结构总位移向量，由所有节点的独立位移组成。

饼为结构非弹性位移向量，由所有m个构件单元塑性区的非弹性变位组

成，它可由各往)；(k=1，2，⋯，111)按有限元方法组装而得。

{~k为第女个单元全位移，即单元两端节点的全部线交位与角变位【5 6】

{~h=缸，“，“：吼0y臼：}每，q“：0x巳吼}，} (6．8)

斟。为第七个单元非弹性位移，即该构件单元可能发生的全部非线性线变位

或角变位，当考虑构件产生剪切型非弹性变形时(如剪切型多层建筑的层间位

移)

乩=k瓴}r (6-9)

相应于构件单元全位移的提取变换阵为

1 0 0 0 0 0 0 0 0 0 ol
0 1 0 0 0 0 0 0 0 0 0j

往h={瓯互lE苋l}r
相应构件单元全位移的提取变换阵为

4l

(6．10)

0

O

《时
五

铰

阢

性塑生产件构患考当
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阮】。=

{zk为Bouc．Wen模型中的滞迟位移。

6．4 复杂结构局部非线性运动方程的虚拟激励分析

为用虚拟激励法求解方程(6-5)一(6-7)，构造虚拟激励

￡。=书丽⋯ (6—1I)

其中，s洄)为地面加速度功率谱密度。

在上述虚拟激励作用下，结构各虚拟响应向量可设为

扛}=幻，扣⋯ (6-12)

{~k=h≯“1
仁k=矗：}。P⋯} (6-13)

娥={93≯“l

将(6-13)式代入方程(6-5)．(6-6)，可得

旺Lk。L奴}。一抚Lk。L【。T曲：k—kL舀：k—kl瓴k：{o}(6．14)

(f国){g，k=(f国)【PLfg：}。+陋L矗，k (6-15)

由(6-14)式和(6-15)式，得到

{g：)。=陋khk (6-16)

{g，k=k】。{g：k (6-17)

其中

[AI。=如x(f∞如L一[Pl。)。1阻k

陋L=慨Lk。L防五+k，l+kl臣L)-。缸Lktl)
至此，对于第七个单元，由(6—13)式和(6-16)式可得全位移与非弹性位

42

O

O

O

l

O

O

1

O

0

O

O

O

O

O

O

D

O

O

0

O

0

0

0

0

O

1

0

0

I

O

O

O

0

0

0

0
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O
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0

O
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忙}。=[B丑蟊k

结构总位移向量扛}和第k个单元全位移向量每k之间关系为m1

{~}。=阮L扛}

(6．1 8)

(6．19)

其中，阮L为位移提取变换阵。

利用式(6—18)和式(6—19)，可建立虚拟激励作用下线性化后结构运动方
程的另一种形式，为

[M】扛)+[c弘}+k。k}+k“k}=一时】{E}撕琢观，“ (6-20)

其中，k“】=一2tT,I：[K。kkE[BL眈L。
比较方程(6-5)和方程(6-20)，可以看出通过虚拟激励求解的上述坐标

变换，方程(6—5)中的非弹性刚度矩阵I世6l变为方程(6-20)中的非弹性刚度

矩阵陴“』，其所对应的位移向量已为结构总位移囱量仁}。

将(6-12)式代入(6-20)式，可得

((_珊2撕】+(f国)【c】+k。]+k“D{吼}=一【M]业)√丽 (6．21)

实际结构通常含有很高的自由度，故其弹性部分需用模态进行降阶处理，

由于只有局部构件进入塑性，采用弹性模态降阶显著提高了计算效率，计算精
度也得到保证(5孔。

对于由(6—5)式表达的运动方程，若

僦高搿) ㈤zz，
嘲7阻】醐=ⅢJ

¨。纠

其中，燃为相应于结构弹性刚度的振型， 2】为谱矩阵，跚为单位阵。
如结构弹性部分阻尼为正交阻尼，则有

奸[c翻=[c．】 (6．23)

其中，[c’]为对角阵。

令妇。}=眺}，代入方程(6-21)，并左乘嘲7．得

((-印2n】+∞归’]+[Q29仁)：一嘲7旧忙怖+p舫} (6．24)
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其中，阻】-～网7k“]纠。

由方程(6-24)解出缸}，进而可计算出h o至此，不难利用(6-19)式和

(6-16)一(6-17)式计算{g。)。、{g：)。和概k。

由虚拟激励原理计算响应功率谱矩阵⋯1】

阮L={g：K{g：)：1
随，L={g，}：慨)：}
陋：，】。=k：K国，别

可按下式计算所需方差和协方差矩阵

p。】。=￡口。Ldro
p”L=￡㈧。dco
}r刀L=￡M。dco

(6．25)

(6．26)

利用(5-5)式再次形成等效系数矩阵魄和吼。在给定pL阵和旧L阵初

值情况，迭代求解线性化后的方程(6-20)，直至吼阵和旧L阵收敛。在得到
原滞迟系统的等价线性系统之后，按上述方法再进行一次重分析，求得虚拟响

应，之后可以按下式计算在一响应v的自谱密度

S。=lvl2

对一系列频点计算出自谱S。后，可计算v的第i阶谱矩

(6．27)

m，=2【埘‘s．(脚)dm (6-28)

由此可计算工程设计中感兴趣的极值响应均值及方差。例如应用得较为普

遍的基于泊松假定的Davenport方法[36,59J。

这个算法已经在有限元程序DDJ．W上实现。在非线性分析前，我们要给

出需要的数据，离散铰的描述。模型参数，所在节点和单元，位移规格。非线

性分析是一个反复迭代的过程，下面列出迭代的步骤：

(1)出现塑性铰的单元，生成k，L，k，L，k。L，kL：k=l⋯2．．m

(2)给定初始的[尸L，田L；k=l⋯2．．m

(3)用虚拟激励法求解，计算函L。陋k；k=l⋯2．．m，生成塑性刚
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度阵km]

(4)由方程(6-24)解出缸}。进而可计算出{鼋，}。利用(6-19)式

和(6-16)一(6-17)式计算{glk、白：k和{93k。

(5)由式(6-24)计算谱阵，进一步由式(6-25)计算出所需方差

和协方差矩阵

(6)形成新的沪k，阻L；k=1⋯2．．m

(7)重复(3)一(6)，直至收敛：

由于取为结构初始弹性刚度阵，故在进行结构弹塑性抗震分析时，可依据

上式在初始模态上进行动力分析，避免在每一塑性状态上求解振型，并可保证

较高的精度，这对于分析只有局部构件考虑滞迟效应的系统显然更为有利。

6．5算例及分析

算例一：图6-4为四跨公路桥模型，下部桥台高2m，桥墩高7．5m，每跨长40m。

地震时全桥将表现为相互藕连的整体振动，此时，上部结构和桥墩之间可近似

地视为固定铰结，地震力将按桥墩的刚性进行分配。这种桥梁的低墩受力大，

如果只允许结构在桥墩底处出现塑性铰，并按中国建筑结构抗震设计规范
(GBJll．89)反算出的当量地面加速度功率谱曲线作为地面输入，按二类场地

土，远震，设防烈度为8度，进行桥梁的局部非线性分析。计算桥面上各截面

处的弯矩，并与线性结果和时程积分方法计算的非线性结果相比较。表6．1给

出了结构中各单元的刚度性质。作为提供设计的参考，应该与规范反应谱法具

有可比性。所以这里时间历程法列出的响应是对于各地面激励时间历程样本

(取十个样本)的最大响应的平均值；而随机振动分析列出的结果则是等效线性

化系统对于平稳随机激励的极值响应的数学期望。

图6-4四跨公路桥模型

fig 6-4 four span road bridge model
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表6一l单元刚度性质

table 6一i element stiffness property

ll，12，13，14 1．39E1l 3．30El 5 3．30E1 5 5．0E9 4．95E10 4．95E10

1，9

2，10

3，5，7

4，6，8

6．25Ell

1．60E11

8．27E11

2．14E11

2．00E17

3．17E11

2．16E17

5．47E10

2．00E17

3．17Ell

2．16E17

5．47E10

5．OE9

5．0E9

5．0E9

5．0E9

2．23E11

5．72E10

2．95E1l

7．65ElO

2．23E11

5．72ElO

2．95E11

7．65E10

表中，E为杨氏模量，G为剪切模量；F为横截面积，J，，J：是截面的几何惯性

矩：Fy=F：=F／I．2，Jd=F4／40(Jy十J：)。因为是平面问题，所以EJ：，GFy， GJd并

不起作用。

1．只允许中间三个桥墩底处出现塑性铰，塑性铰的参数为

K=2．0E12，a=O．02，y=∥=0．5，A=1．0E一12，n=1．0

图6-5 桥墩底部弯矩分布图

fig 6-5 pier bottom moment distribution

口=0．02接近于理想塑性，三个桥墩都发生塑性铰，非线性比较严重，从

图6—5和图6-6中可以看出，对于桥墩底部弯矩而言，非线性计算结果与线性

计算结果最大相差达7．76％。而对于桥面纵向位移而吉，非线性计算结果与线

性计算结果最大相差达9．17％。

图6—5和图6-6中还将时程积分的非线性计算结果与随机振动的非线性计
算结果作了比较，时程积分计算非线性滞迟恢复力用双线性模型，随机振动计

算非线性滞迟恢复力用双曲线模型，两个模型的转换用屈服位移相等的准则，

从图中可以看出，最大相差分别约为8．48％和8．76％。
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图6-6桥面节点纵向位移

fig 6-6 Longitudinal displacement distribution on the deck

2．只允许中间三个桥墩底处出现塑性铰，塑性铰的参数为：

K=2．0E12，口=O．98或O．02，y=∥=0．5，A=I．OE-12，n=1．0

图6·7桥墩底部弯矩分布图

fig 6-7 pier bottom moment distribution

采用随机振动法计算了不同口取值时桥墩底部弯矩极值响应，计算结果如

图6．7所示。无论是线性情形，还是非线性情形两个边墩的底部弯矩相对于中

间三个墩都要大，这主要是因为边墩的抗弯刚性要远大于中间墩。当塑性铰的

非线性程度较小(口=O．98)时，非线性的计算结果与线性计算结果是很接近的，

实际上，当a=1时，非线性随机振动的计算结果是和线性随机振动的计算结果

一致的。当塑性铰的非线性程度较大(a=0．02)时，非线性随机振动的计算

结果与线性随机振动的计算结果相比有较大差异，弯矩相差最大达8％。从图

47
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6—7还可以看出，当塑性铰的剐度折减增大时，边墩抵抗弯矩增加的效应要比

中间墩更加明显，这是因为，两个边墩为制动墩，其刚性很大．一直是处于弹

性状态工作。

3．只允许第二桥墩底处出现塑性铰，塑性铰的参数为

K=2．0E12，a=0．02，y=∥=0．5，A=1．0E-12，n21，0

图6-8桥墩底部弯矩分布图

fig 6-．8 pier bottom moment distribution

图6-9桥面节点级向位移

flg 6-9 Longitudinal displacement distribution on the deck

当只考虑4号单元出现塑性铰的情形，其计算结果如图6．8和6-9所示。

这时弯矩和位移分布失去了对称性。其中，图6-8给出了桥墩底部弯矩极值响

应，图6-9给出了桥面节点的位移极值响应．同样采用了随机振动和时程积分

两种方法进行计算。对于线性体系，随着时程积分激励样本的增加，其计算的
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结果比较精确地趋近于随机振动的计算结果。但是当体系进入弹塑性工作状

态，由于等效线性化方法本身所固有的误差，对于最终计算结果就产生了附加

的误差。但从本文的计算结果上来看，采用等效线性化的计算结果和时程积分
结果相比相差仍非很远，有一定的参考价值。此外，在等效线性体系的求解过

程中采用了虚拟激励法，不但效率很高，而且在计算过程中并不引入附加的误

差。

算例二：图6—10为美国CALT桥计算模型。桥长95．38米，其有限元模型共有

78个节点，41 5个自由度。桥梁在地震作用下，桥墩处两端发生弯曲破坏。应

用本文叙述的模型，假定只允许结构在两边门字型桥墩底部出现塑性铰。因资

料所限，暂按中国建筑结构抗震设计规范(GBJll．89)反算出的当量地面加速

度功率谱曲线作为地面输入，按二类场地土，8度远震，地震方向为X方向，

进行桥梁的局部非线性分析，计算桥面上各截面处的竖向弯矩。塑性铰的参数

选取为：

K=I．0E12，a=0．8或0．02，7=口=O．5，A=I．0，n=l。

1．OOE+08

9 OOE+07

8 OOE+07

7．OOE+07

6．00E+07

5．00E+07

4．O。E+07

3．OOE+07

2．OOE+07

1．00E+07

0．OOE+00

60 80 l。o

图6-tl 主甲板竖向弯矩分布匿

flg 6-1 l Vertical moment distribution along the deck

从图6-1l中可以看出，非线性计算结果与线性计算结果在极大值处明显
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不同，当非线性程度较小(岱=O．8)时，计算所得的结果与线性分析相近。但

当接近理想塑性(a=O．02)时，主粱最大弯矩相差达10％。算例二是一座实际

的桥，用本文的方法计算得到了比较合理的结果，进行非线性分析用时1745s。

图6-12是主甲板竖向位移分布图。图6．1 3是两边门字型桥墩底部弯矩分布图。

对于两边门字型桥墩，分析结果相差最大达15％。

图6-12主甲板竖向位移分布图

fig 6-1 2 Vertical displacement distribution along the deck

6．6 小结

图6-13桥墩底部弯矩分布图

fig 6·I 3 pier bottom moment distribution

在强烈地震作用下，结构会进入局部弹塑性状态。本文的初步研究表明，

采用虚拟激励法结合等价线性化法进行随机振动分析是可行的途径。该方法充

50
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分利用了虚拟激励法求解复杂线性结构高效、精确的优点，以一系列线性问题

的迭代分析，迅速地求得原非线性问题合理的近似解，可以为大型复杂结构的

非线性分析方便地提供较为可靠的分析结果，是一个有实用价值的非线性抗震
分析方法。



大型结构局部非线性随机地震响应分析

7总结与展望

从六十年代起，随机振动作为一门新兴的技术学科出现以来，已有了巨大

的发展，越来越成为许多工程领域重要的分析和设计手段。

线性随机振动的基本理论框架已经建立，已有了大量的专著问世，对各类

工程问题进行了详尽的论述，提出了多种完善的解决方法。但在实际工程领域

中，这些已经建立的比较完善的理论成果却并未得到充分的应用。究其原因，

现有方法的计算复杂性是造成这一现象的主要原因。例如，地震工程界普遍认

为按概率性的随机振动理论进行结构抗震分析是较为合理的，分析理论也早已

建立。但由于计算量太大，在设计中还是普遍采用比较简化的反应谱理论。在

不得不采用随机分析的场合，也是将计算模型取得十分简单；或是借助于精度

颇成问题地近似，以减少计算量。这种现象在土建工程、航空航天、机械制造、

海洋平台等设计领域屡见不鲜。近十几年来，虚拟激励法的出现和发展，从计

算力学的角度突破了传统方法的计算复杂性，为随机振动理论广泛地应用于工

程领域开创了一条新路。

由于工程领域中非线性现象的大量存在，同时也由于线性随机振动理论已

发展得比较成熟，非线性随机振动问题现已成为随机振动理论研究的中心。但

由于问题的复杂性，虽然已发展了较多的分析方法，离工程应用还是有很大的

距离。主要的原因仍然是计算的复杂性，求解非线性问题比求解线性问题计算

量远大得多。

本文探讨了将虚拟激励法应用于非线性随机响应分析。通过与等效线性化

法的结合，首先研究了一类较简单的结构型式一剪切型结构在平稳激励下的非

线性响应。对单自由度滞迟系统，计算结果同用精细时程积分求解等效线性化

后的李亚普诺夫方程法的结果和Monte--Carlo法结果相比较：对多自由度滞
迟系统，计算结果与时程积分方法的结果相比较，结果均令人满意。本文对工

程结构地震作用下的局部非线性随机振动作了探索性的研究，将离散塑性铰模

型与虚拟激励法和等效线性化法相结合来求解这类非线性问题，对本文的算法

应用到工程实际中的可行性进行了探讨。以上的算法已在大型动力程序DDJ

—w中实现，并试算了实际的桥梁，得到了较合理的结果。
无论是单自由度系统还是多自由度系统，平稳响应问题还是非平稳响应问

题，虚拟激励法都有简单而统一的计算公式，因而编程方便，很适合应用于大

型结构多自由度系统的计算。对于平稳响应分析，可用振型分解法降阶求解；

对于非平稳响应分析，可用逐步积分法求解。对于非线性问题，在以上方法的

基础上要迭代求解，因而其精确、高效的优点比之传统方法有着更充分的体现。

等效线性化法是在工程实际中最有应用潜力的方法。只要等效线性化法适用，

虚拟激励法就可用来高效地求解非线性随机振动问题。因此，虚拟激励法是解

决一大类非线性随机振动问题的很有希望的途径。而与离散塑性铰模型方法相
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结合，则可以解决工程中一大类产生塑性铰的局部非线性问题。

非线性随机振动问题是随机振动领域内的～个难点，研究起来有相当大的

难度。本文工作是基于工程分析的角度对此问题应用虚拟激励法进行的初步探
索。今后应从以下几个方面进行进一步研究和发展：

1．用虚拟激励法研究存在非线性的更复杂的结构型式。在实际的工程领

域中，非线性结构是多种多样的，如在地震工程中，由于各种结构形

式不同，材料各异，就存在着模型化为弯剪型、空间剪扭型、杆系型、

层间剪弯型等较复杂的结构。对于各种具体结构以及具体的非线性问

题，虚拟激励法如何应用，尚需进一步研究。

2．用虚拟激励法研究非线性结构在更复杂的激励形式下的响应。本文主

要研究了结构在平稳随机激励下的响应，并且没有考虑行波效应和激
励间的部分相干性等复杂情况。这些都需要进一步研究。

3．用虚拟激励法研究非线性结构在二维随机激励下的响应。许多工程结

构在二维随机激励作用下，存在着强度相互影响和刚度相互影响的效

应，而且，其非线性性态有着更复杂的表现。研究这一类问题，是非
常有工程实际意义的。

4．运用离散铰模型进行工程结构局部非线性分析时，离散铰刚度的选取
还有待进一步研究。

总之，用虚拟激励法来求解非线性随机振动问题，有着很广阔的工程应用
前景，也有很多进一步的工作有待去做。
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附录一： 滞迟等效线性系统的建立

如图1所示之地震作用下的剪切型弹塑性滞迟

系统，其第i层的动力平衡方程为

碍薯¨⋯叱i--Ct。+。l：／d。I+l撩一--mi式 ㈩一巧+l(“。l，zJ+1)= fjg
⋯

j，=7，圳≈M”1fl,u．㈨“+_．坼 (2)

式中“．为层间相对位移，”，=‘一工。；K为恢复力，

是线性刚度项aik，“．与滞迟刚度项(1一a'i)t2。的函数。

后为
在式(2)中心取1。参照(5．4)式等效线性化——_一i。

圈1地震作用下的剪切型结构

jJ+p，打，+^f=．：0 (3) fig 1 3h。8’。typ。5t’uc’ure under

earthquake excitation

胪凰掣咖。卜 ㈤

曩=昂吒+属掣] ㈤

由此，可写出图1所示滞迟系统的动力方程为

融忙)+fc戤}+k。k)+k6k}=一时托k

扛)+【P酝)+阻k}=0

其中各矩阵的具体形式为

阻】= 托地．．％卜
一C2

C2+C3 ’．

’． 一C^

巳

(6)

(7)
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【P】=

alkl+口2k2 一d，七，

a2k2+口)k3

(1一口I)曩+(1一d2)七2

Pl

P2 P2

一p。pn

—a．k。

口。k。

一(1一d2)七2

(1一口2)≈2+(1一a3)七3

阻】．

一(1一口。)k。

(1一口。)．i}。

忸}={1，1，⋯，1，，扛}=扛。，x：，⋯，_y，扛}=扛，，z：，⋯，毛jr

为方便地编写程序，不改变结构的线性刚度阵，将方程(6)改写为

阻拇)+【c㈣+k料+k6k)_鼢=一阻】{E域 (8)

其中

医】：

kt+k2 一k2
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