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摘要：为在高层建筑静力弹塑性分析中考虑高阶振型的影响，在模态Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析方法基础上，采

用能力谱法替代原有的动力时程分析，在现行规范加速度反应谱基础上计算结构各振型等效单自

由度（ＥＳＤＯＦ）体系各性能水平的位移反应，然后将其转化为相应多自由度（ＭＤＯＦ）结构的位移反

应，并通过振型组合方法（ＳＲＳＳ）求得结构的总位移反应，用其与剪力墙的目标位移进行比较，判断

设计结果是否满足性能目标要求。结果表明：该方法较合理地反映了结构在设计地震作用下的位

移需求。
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０ 引　言

简便而合理地确定结构在指定强度水准地震作

用下的抗震性能是基于性能的抗震设计方法首要解

决的问题之一［１］，弹塑性时程分析用于求解结构地

震反应可以反映结构随时间变化的破坏情况，被认



为是正确可靠的方法。然而使用过程中却存在不少

问题，如地震波的选取、计算结果的评定以及计算效

率低等问题，导致其在工程中难以推广应用。因此，

发展简易而快速地评估结构抗震性能的方法就显得

非常重要。

静力弹塑性分析（Ｐｕｓｈｏｖｅｒ）方法是一种计算结

构非线性地震响应的简便方法，并已得到了广泛的

应用。传统Ｐｕｓｈｏｖｅｒ方法的分析结果受不同侧力

模式的影响较大［２３］，且一般只适用于结构振动以第

１振型为主的结构，无法考虑高阶振型的影响。因

此，Ｃｈｏｐｒａ等
［４］基于弹性多自由度结构体系的振型

分解反应谱法，提出了模态Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析（Ｍｏｄａｌ

ＰｕｓｈｏｖｅｒＡｎａｌｙｓｉｓ，简称ＭＰＡ）方法。ＭＰＡ方法利

用振型分解原理，根据每个振型的惯性力求出相应

的地震分布特点，对每个振型分别进行Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分

析，然后采用振型组合方法（ＳＲＳＳ）将各振型的地震

反应进行组合，求出总地震反应。这种方法将

Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析方法与振型分解法相结合，考虑了高

阶振型的影响，而且在Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析时采用不变的

侧向荷载分布模式，计算工作量相对较小，是较好的

评估方法。

本文中笔者首先对 ＭＰＡ方法进行阐述，然后

结合中国地震反应谱，对 ＭＰＡ方法进行改进，最后

用此方法评估型钢混凝土剪力墙结构的抗震性能。

１ 犕犘犃分析步骤

模态Ｐｕｓｈｏｖｅｒ方法的原理及相关公式推导可

参考文献［１］，此处只给出该方法的具体实施步骤。

ＭＰＡ分析步骤如下：

步骤１：对结构进行自由振动分析，求解各阶振

型；选取前犿 阶振型进行分析，计算各阶振型的振

型值、有效质量以及振型参与系数。

步骤２：对于所选定的各阶振型，如第犼振型，

按下列步骤确定第犼振型的Ｐｕｓｈｏｖｅｒ曲线。

（１）对结构施加分布为犉
犼 ＝犕Φ犼 的侧向荷载，

其中，犉
犼 为侧向荷载矩阵；犕，Φ犼 分别为结构的有

效质量矩阵与振型值矩阵；然后对结构进行Ｐｕｓｈ

ｏｖｅｒ分析。

（２）假设目标位移，逐步推覆到目标位移。

步骤３：利用图１中的模型将第犼振型的Ｐｕｓｈ

ｏｖｅｒ曲线按照以下步骤线性化。图１中的犅 点为

目标位移点，狌犼为顶点位移，狌犼ｒ为顶点目标位移，狌ｙ犼

为屈服位移，犞ｙ犼为屈服剪力，犞ｂ犼为基底剪力，犞犼ｒ为

顶点目标位移所对应的基底剪力。

图１ 能力曲线的简化

犉犻犵．１ 犛犻犿狆犾犻犳犻犲犱犆犪狆犪犮犻狋狔犆狌狉狏犲狊

（１）利用梯形法或辛普森法等数值积分法，计算

真实Ｐｕｓｈｏｖｅｒ曲线下的面积犃ｐ犼。

（２）假设１个屈服剪力犞ｙ犼，若基底达到０．６犞ｙ犼

时对应的顶点位移为狌犼０．６，则初始刚度犓犼、屈服位

移狌ｙ犼以及结构屈服后刚度折减系数β犼 分别按下式

计算

　　犓犼＝０．６犞ｙ犼／狌犼０．６ （１）

　　β犼＝（犞犼ｒ／犞ｙ犼－１）／（狌犼ｒ／狌ｙ犼－１） （２）

　　狌ｙ犼＝犞ｙ犼／犓ｙ犼 （３）

（３）连接犗，犃，犅三点得到简化的双线型曲线，

然后计算Ｐｕｓｈｏｖｅｒ曲线下的面积犃ｐ犼与理想双线型

犗犃犅下的面积犃犼两者的误差ε

ε＝１００（犃犼－犃ｐ犼）／犃ｐ犼

若ε＞０．０１，则将屈服剪力犞ｙ犼乘以（犃ｐ犼／犃
犻
犼）作

为下一次计算时的犞ｙ犼，并重复步骤２～３，直至满足

精度要求，迭代结束。所得的等效单自由度体系双

线型能力曲线如图１所示。

步骤４：在求得结构第犼振型的剪力顶点位移

（犞ｂ犼－狌犼）曲线的基础上，利用多自由度体系与等效

单自由度体系的相互转换关系，可求得相应等效单

自由度体系的基底剪力顶点位移（犞ｂ犼－犱犼ｒ）能力曲

线，如图２所示。两者基底剪力相等，而结构顶点位

移与等效单自由度的等效位移关系为

犱犼＝狌犼／γ犼 （４）

式中：犱犼 为第犼振型结构等效单自由度体系的等效

位移；γ犼为结构第犼振型的振型参与系数。

步骤５：绘制以加速度与位移格式、延性系数为

定值的地震非线性需求谱，并将步骤４所求得的第

犼振型的等效单自由度双线型能力曲线转换后绘制

在上面，检查等效单自由度能力曲线终点犆（目标位

移点）是否在延性系数定值μ犼的地震非线性需求反

应谱曲线上，若未达到，则重新设定目标位移，重复

步骤３～５，直至延性系数满足精度要求。

步骤６：重复步骤２～５，根据等效原理，计算多
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图２ 等效单自由度体系双线型能力曲线

犉犻犵．２ 犅犻犾犻狀犲犪狉犆犪狆犪犮犻狋狔犆狌狉狏犲狊狅犳犈犛犇犗犉

自由度结构的各阶振型的响应（包括楼层位移、层间

位移等）。

步骤７：对各阶振型响应进行ＳＲＳＳ组合，可得

到考虑各阶振型影响的结构地震反应。

２ 犕犃犘方法的改进

对于地震非线性需求谱，可以通过２种方法得

到：①通过对弹性反应谱进行折减；②进行统计研

究，直接获得非弹性反应谱。显然，如果可以合理预

测具体场地的地面运动，那么第２种方法能够得到

更为精确的结果，但需要做大量的计算，所以很多文

献［５１１］多采用第１种方法。现行规范采用的是弹性

加速度反应谱［加速度周期（犪犜）形式］，通过阻尼

比来调节结构地震作用，阻尼比可以表示为延性系

数的函数。笔者通过采用修正的阻尼比公式得到以

加速度位移（犪犇）形式的需求谱。

在进行结构抗震性能评估时，由假定延性系数

（步骤３）到最终确定延性系数（步骤５）是比较麻烦

的。为了方便计算，本文中提出将延性系数的迭代

计算直接在基于规范加速度谱的非线性位移谱上

进行。

对于等效单自由度体系的双折线型能力曲线

（图２），任意位移犱犼 对应的基底剪力犞ｂ犼可以表

示为

犞ｂ犼＝
犓犼犱犼　　　　　　　　犱犼≤犱ｙ犼

犞ｙ犼［１＋β犼（μ犼－１）］　　犱犼＞犱ｙ
烅
烄

烆 犼

（５）

式中：犞ｙ犼，犱ｙ犼分别为结构第犼振型的屈服承载力和

屈服位移；μ犼为位移延性系数，μ犼＝犱犼／犱ｙ犼。

式（５）中，犞ｙ犼，β犼，犓犼，犱ｙ犼均为已知量，即结构的

能力曲线可以表示为位移延性需求μ犼的函数。

本文中将等效单自由度体系在弹塑性阶段视为

与其割线刚度相等的弹性体，弹塑性阶段等效单自

由度体系的等效割线刚度犓犼ｅｆｆ和等效周期犜犼ｅｆｆ分

别为

　犓犼ｅｆｆ＝
犞ｂ犼
犱犼
＝
犞ｙ犼＋β犼犓犼犱ｙ犼（μ犼－１）

犱犼
＝

　　 　
１＋β犼（μ犼－１）

狌犼
犓犼 （６）

　犜犼ｅｆｆ＝２π
犿犼ｅｆｆ
犓犼槡ｅｆｆ

＝２π
犿犼ｅｆｆ
犓槡犼

μ犼
１＋β犼（μ犼－１槡 ）＝

　　 　犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）
（７）

式中：犜犼为结构第犼振型的弹性自振周期；犿犼ｅｆｆ为结

构第犼振型等效单自由度体系的等效质量。

上述计算理论可直接在现行规范的加速度反应

谱上来执行（图３），其中反应谱中的纵坐标水平地

震影响系数α犼可以表示为

α犼＝
犞ｂ犼
犿犼ｅｆｆ犵

（８）

式中：犵为重力加速度。

图３ 等效单自由度体系的反应谱

犉犻犵．３ 犚犲狊狆狅狀狊犲犛狆犲犮狋狉犪狅犳犈犛犇犗犉犛狔狊狋犲犿

“使用良好”、“保证人身安全”和“防止倒塌”３

个性能水平对应的地震风险水准仍为现行规范中的

“小震”、“中震”和“大震”。对于第犼振型，犛
′
犼，犔

′
犼，犆

′
犼

为３个性能水平在加速度反应谱上的性能点；犞Ｓ犼，

犞Ｌ犼，犞Ｃ犼为３个性能水平的基底剪力。

进入弹塑性阶段后，规范加速度反应谱需要确

定等效阻尼比。采用本文中建议的计算公式

ζｅｑ＝ζｅｌ＋
犪

π
［１－μ

犫（１－β犼

μ
＋β犼）］ （９）

式中：ζｅｑ为等效阻尼比；ζｅｌ为弹性阻尼；μ为延性系

数；犪，犫均为拟合系数。

３ 不同性能水平犈犛犇犗犉的位移计算

３．１ “使用良好”性能水平

由于结构在“使用良好”性能水平处于弹性阶

段，可通过数值分析计算结构各阶振型值犼犻及相应

的弹性自振周期犜犼，根据位移反应谱，由犜犼 可以求

得结构第犼振型等效单自由度体系的位移需求。可
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以将 现 行 《建 筑 抗 震 设 计 规 范》（ＧＢ５００１１—

２０１０）
［１２］中的加速度反应谱转化为位移反应谱，即

犛ｄ犼＝

犜２犼［０．４５＋１０（η２－０．４５）犜犼］αｍａｘ犵
４π

２

　　　　　　　犜犼≤０．１ｓ

犜２犼η２αｍａｘ犵
４π

２ 　　　０．１ｓ＜犜犼≤犜ｇ

犜２－γ犼 犜
γ
ｇη２αｍａｘ犵
４π

２ 　犜ｇ＜犜犼≤５犜ｇ

犜２犼［０．２
γ
η２－η１（犜犼－５犜ｇ）］αｍａｘ犵

４π
２

　　　　　　　５犜ｇ＜犜犼≤

烅

烄

烆 ６ｓ

（１０）

γ＝０．９＋
０．０５－ζｅｆｆ
０．３＋６ζｅｆｆ

η１＝０．０２＋
０．０５－ζｅｆｆ
４＋３２ζｅｆｆ

η２＝１＋
０．０５－ζｅｆｆ
０．０８＋１．６ζ

烍

烌

烎ｅｆｆ

（１１）

式中：犛ｄ犼为结构第犼振型等效单自由度体系在“使

用良好”性能水平的需求位移；犜ｇ为场地特征周期；

αｍａｘ为水平地震影响系数最大值，当抗震设防烈度为

８度时，对应于“小震”、“中震”和“大震”，αｍａｘ分别取

０．１６，０．４５，０．９０；γ为曲线下降段的衰减指数；η１ 为

直线下降段斜率调整系数；η２ 为阻尼调整系数。

３．２ “保证人身安全”和“防止倒塌”性能水平

结构在“保证人身安全”与“防止倒塌”性能水平

已进入弹塑性阶段。结构进入弹塑性阶段后，各阶

振型之间虽有耦合，但这种耦合可以忽略不计。因

此，进入弹塑性阶段后，本文中仍将结构各阶振型分

开独立讨论，且认为振型值在弹性阶段和弹塑性阶

段相一致。一般参与计算的结构前几阶振型在“使

用良好”性能水平等效周期均大于０．１ｓ，且结构在

“保证人身安全”和“防止倒塌”性能水平已进入弹塑

性阶段，本文中利用图３对其进行分段讨论并求得

μ犼，进而确定等效单自由度体系的需求位移犱犼。

（１）交点位于平段时的计算

根据式（８）以及抗震规范中的加速度反应谱，可

得到如下计算公式

α犼＝
犞ｂ犼
犿犼ｅｆｆ犵

＝
犞ｙ犼［１＋β犼（μ犼－１）］

犿犼ｅｆｆ犵
＝η２αｍａｘ （１２）

即有

α犼
αｍａｘ

＝η２≥０．５５ （１３）

将式（９）代入式（１１），可以求出μ犼。

式（１２）适用条件为

α犼
αｍａｘ

≥０．５５

犜犼≤犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤犜

烍

烌

烎
ｇ

（１４）

（２）交点位于犜ｇ～５犜ｇ段时的计算

根据上述原理，可得到以下计算公式

犞ｂ犼
犿犼ｅｆｆ犵

＝
犞ｙ犼＋β犼犓犼犱ｙ犼（μ犼－１）

犿犼ｅｆｆ犵
＝α犼＝（

犜ｇ
犜犼ｅｆｆ

）γη２αｍａｘ＝

［犜ｇ／（犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）
）］γη２αｍａｘ （１５）

由式（１５）直接求解μ犼是非常困难的，为此可将

式（１５）改写为便于迭代计算的形式

（１－β犼）／［（
α犼
αｍａｘ

）２／γ（１

η２
）２／γ·

　　（
１

犜ｇ／犜犼
）２－β犼］＝μ犼 （１６）

迭代计算时，先将μ犼的初值代入式（１６）等号左

边，则可计算出μ犼。若该值与初值不符，则取其平

均值的绝对值代入重新计算，直至式（１６）等号左、右

两边所得μ犼值的差值符合设定的允许要求为止，输

出最后的μ犼值。

式（１６）的适用范围为

犜ｇ≤犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤５犜ｇ
（１７）

将求得的 μ犼 值代入式 （１７）进行检验，若

犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤犜ｇ
，则按交点位移平段时的公

式进行计算；若犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）＞５犜ｇ
，则按下述

公式重新计算μ犼。

（３）交点位于５犜ｇ～６ｓ段时的计算

根据图３可得

犞ｂ犼
犿犼ｅｆｆ犵

＝α犼＝［η２×０．２
γ－η１（犜犼ｅｆｆ－５犜ｇ）］αｍａｘ＝

　 ［η２×０．２
γ－η１（犜犼

μ犼
１＋β犼（μ犼－１槡 ）－

　５犜ｇ）］αｍａｘ （１８）

式（１８）可演变成用于迭代计算的形式

（１－β犼）／｛［（５犜ｇ－
α犼／αｍａｘ－η２×０．２

γ

η１
）２·

（１
犜犼
）２］－１－β犼｝＝μ犼 （１９）

式（１９）的适用范围为

５犜ｇ≤犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤６ｓ
（２０）
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４ 实例分析

某２５层型钢混凝土剪力墙结构办公楼，位于抗

震设防烈度８度区，Ⅱ类场地，设计地震分组为第２

组，抗震等级为２级。混凝土强度等级为Ｃ６０，底层

高度为４．５ｍ，其余各层高度均为３．０ｍ。剪力墙

截面厚度犫ｗ 取为：１～２层犫ｗ＝２５０ｍｍ，３～２５层

犫ｗ＝２００ｍｍ，剪力墙之间通过连梁连接，连梁截面

高度为６００ｍｍ；楼板厚度均取１３０ｍｍ。结构平面

布置如图４所示。采用 ＭＰＡ方法分析结构各性能

水平的位移需求，进而判断结构是否满足性能目标

要求。

图４ 结构平面布置（单位：犿犿）

犉犻犵．４ 犛狋狉狌犮狋狌狉犪犾犘犾犪狀犲犃狉狉犪狀犵犲犿犲狀狋（犝狀犻狋：犿犿）

４．１ 多遇地震下“使用良好”性能评估

前３阶振型的基本周期犜１，犜２，犜３ 分别为犜１＝

１．２５ｓ，犜２＝０．３２ｓ，犜３＝０．１３ｓ，振型参与系数γ１，

γ２，γ３ 分别为γ１＝１．５０，γ２＝－０．７２，γ３＝０．４３。水

平地震影响系数最大值取αｍａｘ＝０．１６，由结构前３

阶振型自振周期算得结构前３阶需求位移犛ｄ１，犛ｄ２，

犛ｄ３分别为犛ｄ１＝２９．６ｍｍ，犛ｄ２＝６．６ｍｍ，犛ｄ３＝

２．５ｍｍ。

按照等效原理，将各阶振型等效单自由度体系

的位移需求转化为多自由度结构位移需求，采用

ＳＲＳＳ法计算结构整体位移需求。其中顶层的层间

侧移角θ为

θ＝
狌ｍ狀－狌

ｍ
狀－１

犺狀
＝
１

１３０７
＜［θ］＝

１

１０００

式中：犺狀 为结构顶层（第狀层）的层高；狌
ｍ
狀，狌

ｍ
狀－１分别

为结构按第犿 阶振型荷载作用下距离第狀 层、第

狀－１层的位移。

由此可见，结构满足多遇地震下“使用良好”性

能水平设防目标要求。

４．２ 罕遇地震下“防止倒塌”性能评估

此时结构已进入弹塑性状态，αｍａｘ＝０．９，犜ｇ＝

０．６ｓ，按前３阶振型施加侧向分布荷载，并对结构

分别进行Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析，所得结构Ｐｕｓｈｏｖｅｒ曲线

如图５所示。

图５ 结构犘狌狊犺狅狏犲狉曲线

犉犻犵．５ 犘狌狊犺狅狏犲狉犆狌狉狏犲狊狅犳犛狋狉狌犮狋狌狉犲

（１）计算结构第１振型位移需求，地震影响系数

α１＝０．１８０；将犜１＝１．２５ｓ代入式（１５），迭代求解延

性系数μ１，可以得到μ１＝犱
Ｃ
１／犱ｙ１＝４．１，犱

Ｃ
１，犱ｙ１分别

为第１振型下的目标位移和屈服位移，满足犜ｇ≤

犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤５犜ｇ
的要求，则有犱Ｃ１＝μ犱ｙ１＝

２９５．２ｍｍ。

（２）第２振型地震影响系数α２＝０．５４４，算得延

性系数μ２＝３．５，满足犜ｇ≤犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤

５犜ｇ的要求，则第２振型下的目标位移为犱
Ｃ
２ ＝

５６．７ｍｍ。

（３）第３振型地震影响系数α３＝０．６８，此时

犜犼
μ犼

１＋β犼（μ犼－１槡 ）≤犜ｇ
，不满足式（１７）要求，按式
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（１４）进行计算，可得延性系数μ２＝２．８，则第３振型

下的目标位移为犱Ｃ３＝１５．７ｍｍ。

上述３种情况均满足α／（η２αｍａｘ）＜１，所得结果

可靠。按照等效原理，将各阶振型等效单自由度体

系的位移需求转化为多自由度结构的位移需求，采

用ＳＲＳＳ法计算结构整体位移需求，可算得结构顶

层层间位移角需求为θ＝１／１４３，小于［θ］＝１／１１０，

说明结构满足罕遇地震下“防止倒塌”性能水平的性

能目标要求。

４ 结 语

（１）与传统的Ｐｕｓｈｏｖｅｒ方法相比，ＭＰＡ方法可

以考虑高阶振型的影响，而且适用于计算所有结构

的地震反应。通过延性系数在基于规范加速度谱的

非线性位移谱上的迭代计算，使传统的 ＭＰＡ方法

计算过程得到很大的简化。

（２）根据结构的自振周期，由位移反应谱及结构

相应振型求解结构的位移曲线是可行的。该方法简

单易行，较合理地反映了结构在设计地震作用下的

位移需求。

（３）本文中采用简化的理想弹塑性能力曲线对

结构进行性能评估，所得“中震”及“大震”时的侧移

偏于保守。
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