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筑信达 DC隔震设计软件的隔震解决方案 

筑信达 吴文博 

 

自《建筑隔震设计标准》GBT 51408-2021（后简称新隔标）实施以来，隔震结构的设计迅速成为了工程师关注的热点，

也引发了大量的思考。实模态反应谱法与复模态反应谱法有什么区别？实模态反应谱法与复模态反应谱法分别适用在哪些结

构上？如何依据新隔标进行隔震支座的迭代？反应谱分析有没有局限性，有更好的解决方法吗？筑信达 DC 隔震设计软件（后

简称“DC”）针对这些问题给出了一个完整的解决方案，采采用用反反应应谱谱法法进进行行设设计计、、随随机机模模拟拟法法进进行行校校准准，，以以及及时时程程分分析析法法进进

行行校校核核，如图 1 所示。 

 

图图 1 筑筑信信达达 DC 隔隔震震设设计计软软件件隔隔震震设设计计方方案案 

工程师对反应谱分析更加熟悉，也易于判别反应谱分析的计算结果，使用也更加方便，所以反应谱分析仍然是隔震设计

的主要手段。但是由于反应谱分析存在着一些不可避免的局限性，DC 隔震设计软件同时提供了随机模拟法对反应谱分析结果

进行校准。随机模拟法假定更少，更趋于真实，计算结果精度更高，所以校准后会将反应谱的分析结果调整至与随机模拟法

的分析结果一致。软件还可以根据规范要求，通过选波工具选出合适的天然波和人工波，进行时程补充验算，此时会将校准

后的反应谱分析结果与时程分析的结果进行包络，最终用于构件设计。构件设计完成后，软件可以一键生成弹塑性模型，进

行最后的大震弹塑性时程分析。 

现对 DC 的隔震设计解决方案的技术要点进行介绍。 

1. 实模态反应谱法与复模态反应谱法的区别 

对于隔震结构，一个显著的特点是结构的耗能集中于底部隔震层，隔震层的等效阻尼会显著大于上部结构，图 2 为隔震

结构中震时程分析的能量图，其中黄色部分为隔震层耗能，粉色部分为上部结构阻尼耗能。 

 

图图 2 典典型型隔隔震震结结构构的的能能量量图图 
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当上部结构与下部结构阻尼不相同时，反应谱分析或线性模态时程分析将面临非比例阻尼的问题。现引用文献[1]中的一

个例子阐述非比例阻尼的问题。 

如图 3 所示，当同一个结构中，上下两部分的阻尼不相同时，在两种结构相交的位置，将会出现交叉耦合项。 

  
图 3 非比例阻尼结构 

此时模态化的阻尼矩阵将是满阵，而非对角矩阵，因此将无法进行振型分解。 

比例阻尼结构的模态化阻尼矩阵： 

 

非比例阻尼结构的模态化阻尼矩阵： 

 

在 ETABS 中，处理非比例阻尼结构时，采用的是实振型强行解耦，忽略交叉耦合项，这可能会带来一定的误差。且上下

结构的阻尼比相差越多，误差可能会越大。 

 
而采用复模态方法则可以更好的处理非比例阻尼问题，限于篇幅，可参考文献[1]与新隔标中的相关内容。但是我们应该

注意到，如何处理好非比例阻尼只是隔震设计问题中的一个，并不是全部。 

2. 反应谱法在隔震结构中的适用范围 

依据新隔标 4.1.3 条及其条文说明，反应谱法将作为隔震结构的主要分析方法，时程分析作为补充计算方法。将其汇总后

如图 4 所示。 
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图图 4 隔隔震震结结构构的的分分析析方方法法与与适适用用范范围围 

虽然复模态反应谱法较实模态反应谱法和底部剪力法更为优秀，适用性更广，但是其理论更为复杂，难于复核，工程师

上手难度会更大。而实模态反应谱法和底部剪力法更为工程师所熟悉，易于判断其结果的合理性，并且在一些高度不大的结

构中也有足够的精度，因此也有很多的应用场景。而对于较高或复杂的隔震结构，由于反应谱方法的一些自身局限性（后文

有介绍），即便采用复模态方法也可能会引起一定偏差，此时通过时程分析进行校核是非常必要的。 

3. 隔震支座有效刚度与有效阻尼的迭代 

依据新隔标 4.2.2 条，应按不同地震烈度作用时的设计反应谱进行迭代计算确定各个支座的有效刚度与有效阻尼值。目

前 DC 隔震设计软件中可实现上述迭代，其有效刚度与有效阻尼的计算按下述公式确定。 

隔震支座的有效刚度值为： 

𝐾𝐾𝑒𝑒 = 𝐹𝐹𝑑𝑑 𝑥𝑥𝑑𝑑⁄  

隔震支座的有效阻尼值为： 

𝐶𝐶𝑒𝑒 =
𝐸𝐸𝐻𝐻

𝜋𝜋𝜋𝜋𝑥𝑥𝑑𝑑2
 

𝐸𝐸𝐻𝐻 = 4(𝑥𝑥𝑑𝑑 − 𝑥𝑥𝑦𝑦)(1 − 𝛼𝛼) 𝐹𝐹𝑦𝑦 

上述公式中的参数含义可见图 5。 

但是，按照上述方式进行迭代时，会出现一些略显困惑的情况，

文献[2]中，曾给出了隔震层等效参数的迭代过程，如图 6 所示。 

 

图图 6 隔隔震震层层等等效效参参数数迭迭代代 

从上表中，可以发现，当隔震层最大位移逐渐减小时，隔震层阻尼比和阻尼系数反而增大。这似乎与预想的不一样，为

什么阻尼器变形越大、耗能越多但是阻尼比却在下降呢？在文献[3]中，对这个现象给出了解释：当隔震支座刚刚屈服时，塑

性变形较小，滞回曲线呈沿纵向细长型，此时隔震层阻尼比较小；此后塑性变形逐渐增大，滞回曲线也逐渐变得丰满，隔震

层的阻尼比也逐渐增加；当塑性变形增加到一定程度之后，由于隔震支座屈服后刚度较小，滞回曲线将呈沿横向细长型，此

时隔震层的阻尼比反而会逐渐减小。所以隔震层的阻尼比会随变形呈现出先增加后减小的趋势。 

文献[3]中还汇总了 14 种隔震支座的等效方法，如图 7 所示： 

 

图图 5 隔隔震震支支座座有有效效刚刚度度与与有有效效阻阻尼尼的的确确定定 
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图图 7 14 种种等等效效线线性性化化方方法法 

这 14 种方法得到的等效阻尼和等效周期如图 8 所示，可以看出，对于等效阻尼，不同方法的等效阻尼值的大小，以及

随支座延性的变化规律都有很大区别，而等效周期的差异则相对较小。 

 

图图 8 不不同同延延性性比比下下，，隔隔震震支支座座的的等等效效阻阻尼尼和和等等效效周周期期 

目前 DC 所采用的等效方法是 R&H 法，而文章中推荐的是 G&I 和 D&B 方法。与 G&I 和 D&B 方法相比，R&H 法的阻

尼比在隔震支座变形较小时，相对偏大不少，在隔震支座变形较大时比较接近；在等效周期上则差异不大。 

4. 反应谱方法的局限性 

由于反应谱方法仅适用于线性分析，而隔震支座在地震作用下常常出现强非线性行为，因此要将反应谱法推广到隔震结

构中必然伴随着“等效”，而这些等效往往带有一些假定，可能与实际情况不尽相符。并且反应谱自身也存在一些假定，使得

反应谱方法显得不是那么“完美”。 

1、隔震支座使用单自由度体系的公式进行等效。通常来讲，隔震结构第一阶模态的质量参与系数非常高，一般会高于 90%，

因此即便按单自由度体系去等效，仍然有很好的精度。但是就一些高层隔震结构的时程分析的结果来看，高阶模态的响应还

是比较显著的，此时使用单自由度体系的公式进行等效可能会存在一定的问题。 

2、等效方法的确定。在本文第 3 节中已经对此有所讨论，由于不同的等效方法考虑了地震动特性、场地特性等因素，其

等效的结果差异很大。 

3、反应谱理论，通常假定地震作用为平稳的随机过程，并且假定结构总响应峰值系数与各阶振型峰值响应系数相等，这

本身就会引入一定的误差。具体可见文献[4]。 

4、用线性等效非线性是否合理？如图 9 所示，典型的隔震支座滞回曲线通常并不是对称的，使用最大变形作为等效刚度

和等效阻尼的依据是否合理？而且滞回曲线在再加载和卸载时，刚度明显要大于等效刚度，这可能使结构激发出更多的高频

成分，这在反应谱分析中也难于考虑。 
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图图 9 典典型型的的隔隔震震支支座座滞滞回回曲曲线线 

5、反应谱法的推导过程采用了小阻尼比假定，即有阻尼频率近似等于无阻尼频率，此外规范反应谱一般都是给出 5%的

标准反应谱，而相关的阻尼调整公式一般只适用于 3%~7%的情况。且不同规范所给出的阻尼调整系数也不尽相同，例如新隔

标与广东高规之间就有很大差别，还有一些学者也提出了一些公式，如 Newmark&Hall 公式和秋山宏公式。 

Newmark&Hall 公式： 

𝑆𝑆𝑎𝑎,𝜉𝜉2
𝑆𝑆𝑎𝑎,𝜉𝜉1

= 0.42 − 0.41 𝑙𝑙𝑙𝑙 𝜉𝜉2
0.42 − 0.41 𝑙𝑙𝑙𝑙 𝜉𝜉1

 

秋山宏公式： 

𝑆𝑆𝑎𝑎,𝜉𝜉2
𝑆𝑆𝑎𝑎,𝜉𝜉1

= 1 + 3𝜉𝜉1 + 1.2√𝜉𝜉1
1 + 3𝜉𝜉2 + 1.2√𝜉𝜉2

 

为了直观的比较这些方法的差别，我们以设防烈度 8 度，Ⅱ类场地，地震分组为第二组为例，比较阻尼对反应谱函数的

衰减情况，如表 1 所示。 

表表 1 不不同同计计算算方方法法下下阻阻尼尼对对反反应应谱谱函函数数的的衰衰减减情情况况 

 

从表中可以看出，Newmark&Hall 方法与秋山宏方法，阻尼对反应谱函数的衰减百分比相当，在四种方法中居中；广东高

规方法衰减的最多，而新隔标的方法衰减的最少。广东高规与新隔标中由阻尼比引起的反应谱函数的差别已经无法忽视，会

对隔震结构的设计产生明显影响。 

由上述内容可以看出，即便使用复模态，反应谱法也存在上述的一些局限性。那么，有没有更能反映隔震结构真实的地

震响应的分析方法，同时也便于在工程设计中应用？ 

5. 随机模拟法 

随机模拟法由华南理工大学苏成教授等人提出，现被广东高规采用，详见文献[5]。随机模拟法先依据规范反应谱生成统

计意义上完全等效的大量人工模拟地震波（不少于 500 条），然后采用时程分析直接进行求解，目前 DC 提供了“FNA 法”和

“时域显式法”两种方式进行求解，这两种方法的计算结果具有非常好的一致性，见图 10。最后，依照随机模拟法计算得到

的楼层剪力平均值校准反应谱方法的楼层剪力，计算得到校准系数后再对构件内力进行调整，再进行构件设计。基本流程可

参考图 11。 
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图图 10 某某结结构构 FNA 法法与与时时域域显显式式法法的的基基底底剪剪力力对对比比 

 

图图 11 随随机机模模拟拟法法基基本本流流程程（（摘摘自自苏苏成成教教授授 PPT）） 

随机模拟法采用了大量地震波进行时程分析，会导致分析时间相

较于反应谱方法大幅增加，但是由于 FNA 法与时域显式法极高的分析

效率，在工程实践中仍然是可以接受的。以下为某实际工程中随机模拟

法的分析总时间。 

某 16 层框剪结构，如图 12，长 127 米，宽 25 米，高 67 米。抗震

设防烈度为 8 度，连接单元共 131 个，其中非线性连接单元 74 个。 

机器配置：AMD Ryzen7 3700X，16G 内存。 

随机模拟法采用人工波 500 条，人工波时长 20s，时间间隔 0.01，

同时考虑 X 和 Y 两个方向共 1000 个工况。分析方法采用 FNA 法。计计

算算总总时时长长（（含含结结果果提提取取时时间间））：：1 小小时时 42 分分钟钟。。 

随机模拟法的优点在于无需任何等效，直接采用非线性时程分析

进行求解，最大程度地考虑了隔震结构的非线性行为；在人工模拟地震

波时引入了均匀调制函数用于考虑地震动的非平稳特性；无峰值因子一致性假定等等。相比于反应谱法，随机模拟法可以提

供更为准确、可靠的计算结果，所以 DC 隔震软件中采用了“层剪力”校准的方法，也就是说将反应谱的计算结果调整至与

随机模拟法的计算结果相同。这样在 DC 隔震设计的解决方案中，反应谱分析仅作为一个载体，本质上不依赖于采用何种等

效方法以及使用实模态或复模态进行反应谱分析。 

6. 算例对比 

现以三个算例，对比一下实模态反应谱分析、复模态反应谱分析（CCQC 来自于 PKPM 计算结果）以及随机模拟法分析

（使用 FNA 法）的计算结果，以下结果均是针对新隔标规范。 

案例 1：某 7 层框架结构，抗震设防烈度为 9 度，设计基本地震加速度为 0.4g，设计地震分组为第三组，场地土类别为Ⅱ

类，模型如图 13。其中 X 向楼层剪力计算结果如图 14 所示。 

 
图图 12 某某框框剪剪结结构构 ETABS 模模型型 
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图图 13 模模型型一一结结构构模模型型                              图图 14 模模型型一一楼楼层层剪剪力力计计算算结结果果 

 

案例 2：某 16 层框剪结构，抗震设防烈度为 8 度，设计基本地震加速度为 0.2g，设计地震分组为第一组，场地土类别为

Ⅲ类，模型如图 15。其中 X 向楼层剪力计算结果如图 16 所示。 

     

图图 15 模模型型二二结结构构模模型型                               图图 16 模模型型二二楼楼层层剪剪力力计计算算结结果果 

 

案例 3：某 15 层剪力墙结构，抗震设防烈度为 8 度，设计基本地震加速度为 0.2g，设计地震分组为第二组，场地土类别

为Ⅲ类，如图 17。其中 X 向楼层剪力计算结果如图 18 所示。 

      
 

图图 17 模模型型三三结结构构模模型型                              图图 18 模模型型三三楼楼层层剪剪力力计计算算结结果果 
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从上面的三个案例我们可以得出一些结论： 

1、 同一结构，采用实模态反应谱法计算得到的基底处剪力与采用复模态反应谱法的基本相当，而采用随机模拟法计算

得到的基底剪力要小于采用复模态反应谱法的。 

2、 采用实模态反应谱法计算得到的各层楼层剪力呈直线型，这与实振型第一阶质量参与系数很高（通常到达 90%以上），

且变形集中于隔震层有关。复模态反应谱法与随机模拟法的楼层剪力呈外凸的曲线状态，而随机模拟法外凸更加严

重，有更多的高阶模态响应。 

3、 对于高度不大的结构，三种方法计算得到的各层楼层剪力差别不大，使用实模态反应谱方法分析也可以得到足够的

精度。 

4、 对于较高的结构的上部楼层，采用实模态反应谱法计算得到的楼层剪力最小、采用复模态反应谱法次之，采用随机

模拟法最大。 

7. 时程分析校核 

随机模拟法虽然能够很好的对反应谱法进行校准，但是随机模拟法使用的是人工波，并不能完全反映天然波的一些特性，

因此对于一些重要工程进行补充时程分析校核是非常必要的。时程分析校核一个很重要的部分在于选波，对此新隔标 4.2.4 条

中有详细的规定，DC 隔震设计软件中的选波工具也实现了大部分条款。但是对于 4.2.4.3 款，要求人工波的生成应考虑 5%阻

尼下反应谱和 20%阻尼比下反应谱进行选波，DC 隔震设计软件中并未考虑。 

人工波的生成会涉及到地震动反应谱和地震动功率谱，反应谱是某一地震作用下不同动力特性的单自由度结构反应最大

值的集合，由于反应谱是对地震动下结构响应的描述，因此会受到阻尼的影响；而功率谱是将地震动视为平稳随机过程时，

在频域的描述形式，它表征的是地震动的能量在各频段内分布的相对关系，由于功率谱是对地震动的描述，因此不会受到结

构阻尼的影响。我们应当注意到阻尼是结构的特性而不是地震动的特性，所以从逻辑上讲，规范中不同阻尼比的反应谱对应

的等价地震动功率谱应该是相同的。 

但事实上，若以阻尼比为 5%的反应谱对应的等价地震动功率谱为基准，当考虑阻尼比范围为 3%~7%时，新隔标绝对加

速度反应谱所对应的等价地震动功率谱与该基准差别不大；而当考虑阻尼比为 10%以上时，新隔标绝对加速度反应谱所对应

的等价地震动功率谱与该基准则存在较大差别。这说明新隔标绝对加速度反应谱的阻尼调整系数计算公式可能并不适用于大

阻尼情况。 

8. 小结 

本文介绍了筑信达 DC 隔震软件的隔震设计方案，即采用随机模拟法对反应谱法的层剪力进行校准，再辅以时程分析方

法对设计结果进行校核的整体思路。这个方法对隔震结构的等效线性化方法及实模态或复模态的反应谱法都不敏感，换言之，

采用随机模拟法对反应谱法进行校准，其最终结果不依赖于反应谱分析采用实模态还是复模态，以及等效线性化采用何种方

法，尽可能避免了反应谱分析的局限性，能够真实地反映隔震结构在地震作用下的响应，同时可以方便地进行构件设计。 
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筑信达 DC隔震设计软件对三本设计规范的实现 

筑信达 刘慧璇 

近年来，国家大力推广隔震技术的应用，并出台了一系列相关政策。2021 年 9 月 1 日实行的《建设工程抗震管理条例》

中强制高烈度地震区学校、医院等人员密集公共建筑采用减隔震技术进行设计，这使得减隔震技术得到了进一步的推广。与

此同时，《建筑隔震设计标准》（GB/T 51408-2021）（以下简称“新隔标”）[1]推出，通过刚度和阻尼比迭代实现了局部非线性

的等效线性化，提出了整体分析设计法，与《建筑抗震设计规范》（GB50011-2010）（以下简称“抗规”）[2] 的分部设计法不

同。此外，广东省标准《高层建筑混凝土结构计算规程》（DBJ/T 15-92-2021）（以下简称“广东高规”）[3]也采用了整体分析设

计法。不同规范的基本设计目标不同，新隔标和广东高规提出需要进行中震下的性能化设计，抗规则为小震设计。此外，每

个规范的隔震设计都涉及了多个分析模型。

为此，我们研发了筑信达 DC 隔震设计软件（基于“CiSDesignCenter 结构设计软件”发展而来，以下简称 DC）。它作为

ETABS 的前处理软件，可以便捷地完成隔震支座布置，根据规范需求生成多个模型，同时，它作为 ETABS 的后处理软件，

可以基于 ETABS 的分析结果，根据规范设计构件，绘制施工图，验算隔震层，整理输出隔震报告。除此之外，DC 引入了“随

机模拟法”，避免了复模态和实模态都无法规避的“峰值因子一致性”假定；DC 通过“随机模拟法”对反应谱分析的楼层剪

力进行校准，避免了等效线性的误差，得到更真实的结构响应；通过补充时程校核，实现了反应谱与时程工况的包络设计。

DC 涵盖了新隔标、抗规、广东高规三个规范的全流程隔震设计。在该软件中，新增了一个“隔震工程”的概念，非隔震

模型、中震模型和大震模型的所有数据和结果都存储在“隔震工程（.det 文件）”中，用户可通过读取“隔震工程”查看任一

模型的信息。在 DC 界面中，按从左到右的顺序依次操作，即可完成隔震设计。如下图所示，对于新隔标和广东高规，通过

“隔隔震震前前处处理理””菜单生成隔震模型，通过“反反应应谱谱分分析析””菜单迭代得到等效线性模型，通过“时时程程分分析析””菜单对反应谱结果

进行校准/校核，接着设置“设设计计选选项项””，完成柱、墙、梁、板构件的设计与出图，通过““钢钢筋筋放放样样””菜单统计材料用量，最后

在“大大震震分分析析””菜单中完成支墩验算、支座校核，并输出隔震报告。对于抗规，通过“隔隔震震前前处处理理””菜单生成隔震模型，并

通过 DC 选波，完成时程分析，计算“减减震震系系数数””，接着完成上部结构的小震设计，通过““钢钢筋筋放放样样””菜单统计材料用量，在

““大大震震分分析析””菜单下完成支墩设计、支座变形、压力等验算，输出隔震报告。

图图 1 基基于于新新隔隔标标和和广广东东高高规规的的 DC 隔隔震震设设计计菜菜单单 

图图 2 基基于于抗抗规规的的 DC 隔隔震震设设计计菜菜单单 

DC 提出了一套“反应谱分析+随机模拟法校准+中震时程校核+大震弹塑性时程校核”的隔震设计整体解决方案，本文将

具体介绍如何通过 ETABS+DC 实现各个规范的隔震设计流程。 

1. 抗规隔震设计

用户选择抗规时，DC 将采用分部设计法完成隔震设计。根据抗规，DC 将读取 ETABS 非隔震模型的构件内力完成构件

设计，自动生成 ETABS 隔震设防地震模型，用于验算减震系数，并生成 ETABS 隔震罕遇地震模型，用于验算支座和支墩。

设计流程如下所示。
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图图 3 DC 抗抗规规隔隔震震设设计计流流程程图图 

1.1 确定隔震方案 

DC 内置了标准化的隔震支座库，包括普通橡胶隔震支座和铅芯橡胶隔震支座，供用户选用，如图 4 所示。用户也可以自

定义隔震支座。 

 

图图 4 隔隔震震支支座座库库 

用户仅需准备好一个 ETABS 非隔震模型，DC 读取后，在 DC 界面中点选需要布置支座的位置，将实时显示隔震支座的

面压、隔震层刚心、结构质心以及偏心率，这些数据可以协助用户确定支座布置方案。隔震支座布置方案确定后可导出 ETABS

隔震模型，如图 5 所示。 

            
图图 5 导导出出隔隔震震模模型型 
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1.2 选波 

根据抗规，隔震设计的计算分析宜采用时程分析法，波的选取应符合规范 5.1.2 条的规定。选波是减隔震项目中耗时较长

的一个步骤，为此，DC 中内置了波库（含天然波与人工波）和选波工具，可以人工选波，也可以根据原模型的地震设防烈度、

场地类别、选波条件自动选出所需数量的组合波，并输出选波报告，判断是否满足选波条件，如图 6 所示。用户可以选择需

要的组合波进行导出，DC 将自动在 ETABS 隔震模型中添加对应的地震波和时程工况。 

图图 6 DC 选选波波工工具具界界面面及及选选波波报报告告示示意意 

1.3 上部结构设计 

抗规采用的分部设计法，以水平向减震系数作为界限，隔震后上部

结构的水平向地震作用和抗震措施可适当降低。DC 自动根据时程结果

和反应谱结果计算减震系数，读取 ETABS 非隔震模型“小震”下的构

件内力，完成上部结构设计与出图，并统计工程量（图 7）。 

1.4 隔震报告 

隔震层采用大震模型进行验算。

输出隔震报告前，用户需在图 8 中设置隔震支座参数，包括隔震支

座的直径 D、橡胶层总厚度 Tr 和建筑抗震设防类别，这些将影响支座验

算。

图图 8 三三向向地地震震作作用用    图图 9 隔隔震震支支座座参参数数 

DC 将根据抗规 12.2.6，验算大震下隔震支座的水平位移，位移限值取 min(0.55D, 3Tr)。根据抗规 12.2.4，需要验算罕遇

地震的水平和竖向地震同时作用下的隔震支座应力，考虑到非线性工况结果无法与其他工况结果叠加的问题，DC 可以定义三

向罕遇地震作用，如图 9 所示，直接读取该工况下的轴力完成支座应力验算。由于抗规中未明确支墩的设计方法，DC 将根据

新隔标附录 C 完成支座支墩的设计。最后，输出如图 10 所示的隔震报告。 

图图 7 工工程程量量统统计计示示意意 
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图图 10 隔隔震震报报告告示示意意 

2. 新隔标隔震设计 

用户选择新隔标时，DC 将采用整体分析设计法来完成隔震设计。根据新隔标，DC 将生成等效线性化的 ETABS 隔震设

防地震模型，完成反应谱分析；生成 ETABS 非线性隔震设防地震模型，进行反应谱层间剪力校准/校核；依据校准/校核后的

反应谱内力进行构件设计和施工图绘制，生成 ETABS 隔震罕遇地震模型，完成支座验算和支墩设计。设计流程如图 11 所示。 

 

图图 11 DC 新新隔隔标标隔隔震震设设计计流流程程图图 

2.1 隔震设防地震模型 

与 1.1 节提到的一致，DC 读取 ETABS 非隔震模型后，用户可以在 DC 中完成隔震支座的布置。与抗规相比，新隔标考

虑到隔震结构的变形和破坏形态与一般抗震的长周期建筑结构有较大区别，对反应谱曲线做了调整，DC 将在 ETABS 中定义

相应的反应谱曲线。新隔标要求按设防烈度对隔震结构进行整体分析和设计，因此 DC 将生成一个 ETABS 隔震设防地震模

型。 

2.2 等效线性模型 

根据新隔标，采用反应谱法时，应将上部结构、下部结构和隔震层进行整体分析，其中隔震层的非线性可按等效线性化

的迭代方式考虑。DC 采用双线性力学模型模拟隔震支座（图 12），根据其滞回模型确定隔震支座的等效刚度和等效粘滞阻尼： 

𝑘𝑘𝑒𝑒 = 𝐹𝐹/𝑢𝑢0;        𝐶𝐶𝑒𝑒 =
𝐸𝐸𝐷𝐷

𝜋𝜋𝜋𝜋𝑢𝑢02
 

其中：𝐸𝐸𝐷𝐷 = 4(𝑢𝑢0 − 𝑢𝑢𝑑𝑑𝑑𝑑)(1 − 𝛼𝛼)𝐹𝐹𝑑𝑑𝑑𝑑；ω为结构圆频率，𝜔𝜔 = 2𝜋𝜋
𝑇𝑇 。 

DC 按中震进行反应谱分析，经过多次迭代，当连接单元的变形和结构基本周期均收敛时（默认收敛容差为 0.005），迭代

结束，得到最终的等效线性模型。用户可以查看和保存支座迭代过程（图 13），也可以查看等效线性模型中每个连接单元的有

效刚度和有效阻尼（图 14）。 

 
图图 12 隔隔震震支支座座滞滞回回模模型型 

 

图图 13 等等效效线线性性模模型型迭迭代代过过程程 
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图图 14 等等效效线线性性模模型型 

2.3 剪力调整 

ETABS 中没有复模态反应谱法（CCQC），DC 中默认采用实模态反应谱法得到用于承载力验算的构件内力。但是考虑到

反应谱法本身存在一定的局限性，比如不同的等效方法得到的等效线性模型差异较大、反应谱理论本身假定的峰值因子一致

性假定带来的误差、反应谱法的推导过程采用的小阻尼比假定产生的影响等等，因此，DC 中提供了更精确的求解方案，可选

择用随机模拟法或补充时程分析调整反应谱法的楼层剪力。 

2.3.1 随机模拟法 

随机模拟法[4]通过生成大量的人工波来进行随机模拟，避免了反应谱理论的“峰值因子一致性”假定，可以得到更为真实

的结构响应，并采用时程分析，避免了等效线性的误差。如图 15 所示，随机模拟法的基本流程为： 

（1） DC 生成与设防烈度地震影响系数曲线等价的不少于 500 条的人工模拟地震波，并输出人工波频谱特性对比结果，

用户可将生成的人工波保存，用于其他模型的计算； 

（2） 基于生成的人工波，选择用“FNA 法”或“时域显式法”完成非线性隔震模型的时程分析。采用时域显式法时，

DC 先将模型换回非线性隔震模型，提取时域系数矩阵，得到时程计算结果；采用 FNA 法时，DC 将生成的 500 条人工波分

批导入非线性隔震模型，将每批的计算结果依次存在 DC 中，大大降低了对计算机读取能力的要求。当模型中有较多的非线

性隔震支座时，建议用户选择 FNA 法，可以得到更高的计算效率。从图 16 可以看见，FNA 法和时域显式法计算结果吻合得

很好，误差不超过 1%。 

（3） DC 以时程分析结果为基准，对比等效线性隔震模型的层间剪力，得到层间剪力校准系数。时程分析的结果有可能

小于反应谱分析结果，此时层间剪力校准系数将小于 1，但用户可以控制校准系数≥1，即时程分析结果与反应谱分析结果取

较大值。 

通过随机模拟法可以精确得到各层的层间剪力校准系数，它反映了隔震后结构各个楼层的层间剪力变化情况。根据规范，

调整后的层剪力还需满足剪重比要求，DC 将取剪力校准和剪重比调整的包络值。 

                      

(a) 500 条条人人工工波波平平均均反反应应谱谱与与规规范范反反应应谱谱的的匹匹配配                           (b) 时时域域显显式式法法与与 FNA 法法的的基基底底剪剪力力时时程程曲曲线线 

图图 16 时时程程校校准准结结果果 

 

图图 15 随随机机模模拟拟法法 
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2.3.2 补充时程分析 

DC 中内置了选波功能，如 1.2 节所述，可协助用户完成地震波的选取，自动定义时程工况。DC 将根据时程结果对等效

线性模型的反应谱结果进行调整，取时程与反应谱的包络值，输出时程包络系数。 

2.4 构件设计和出图 

根据新隔标，构件采用中震设计，DC 将读取等效线性化的隔震设防地震模型的构件内力，基于用户设置的设计参数完成

荷载组合和构件设计。 

用户可以在总信息设置（图 17）中设置结构重要性系数、构件抗震等级等设计参数，该参数对所有构件起作用。还可以

在楼层设置（图 18）中查看或修改剪力调整系数，默认取随机模拟校准系数和时程包络系数的包络值，也可以人为控制。 

 

 
图图 17 总总信信息息设设置置 图图 18 楼楼层层设设置置 

DC 自动将构件分为了关键构件、重要构件和普通构件，可以通过设计覆盖项调整局部构件的抗震构造等级和构件类型。

需要注意的是，DC 并不会根据隔震结构底部剪力比自动调整抗震措施，如需调整，用户可通过设计覆盖项进行设置。不同类

型构件的承载力验算公式如下表。 
表 1 新隔标构件承载力验算公式 

构件类型 验算公式 规范条文 

关键构件 
正截面 

/G GE Eh Ehk Ev Evk RES S S R   + +   4.4.6-1 
斜截面 

普通竖向构件 

重要水平构件 

正截面 
0.4

0.4
GE Ehk Evk k

GE Ehk Evk k

S S S R
S S S R

+ + 

+ + 
 4.4.6-2 

4.4.6-3 

斜截面 /G GE Eh Ehk Ev Evk RES S S R   + +   4.4.6-1 

普通水平构件 
正截面 *0.4GE Ehk Evk kS S S R+ +   4.4.6-4（考虑超强系数） 

斜截面 0.4GE Ehk Evk kS S S R+ +   4.4.6-2 

用户可以查看任一构件任一荷载组合下的设计细节，并让 DC 完成施

工图的绘制，基于钢筋放样统计工程量。 

2.5 大震弹塑性分析 

根据规范，需要验算罕遇地震作用下支座的最大变形与支座的最大/最

小面压，并完成支墩设计。DC 内置了选波功能，如 1.2 节所述，可协助用

户完成地震波的选取，并生成相应的时程工况。接着，DC 读取隔震设防地

震模型的施工图配筋结果，自动生成大震弹塑性模型，模型默认设置为：梁

与连梁两端布置 M3 铰、柱两端布置 P-M2-M3 纤维铰、墙布置默认墙铰（P-

M3 纤维铰）、支撑跨中布置轴力铰等，如图 19 所示。 

DC 将基于该模型完成时程分析，提取支墩内力，根据新隔标附录 C 完

成支墩设计。 

 
图图 19 大大震震弹弹塑塑性性模模型型 
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2.6 隔震报告 

上述计算完成后，基于用户设置的支座参数，DC 自动统计隔震设防地震模型下的楼层力、层间位移角、剪重比、支座长

期面压、偏心率、抗倾覆验算和抗风验算结果，统计大震弹塑性模型的楼层力、层间位移角、顶点位移、底部剪力、支座变

形、支座面压及支墩验算结果，输出隔震报告。 

3. 广东高规隔震设计 

用户选择广东高规时，DC 将采用整体分析设计法来完成隔震设计。广东高规规定用等效线性化的隔震设防地震模型做性

能化设计，用非线性隔震设防地震模型校核反应谱层间剪力，用大震模型验算支座和支墩。设计流程与新隔标基本一致，如

图 20 所示。 

 
图图 20 DC 广广东东高高规规隔隔震震设设计计流流程程图图 

3.1 隔震模型 

与前文所述一致，用户可以在 DC 中布置隔震支座，生成隔震模型。根据广东高规，应进行结构性能化设计，且广东高

规中反应谱曲线与国标有一定的差异，因此 DC 将自定义反应谱曲线，生成隔震模型。 

3.2 等效线性模型 

与 2.2 节所提到的迭代方式一致，DC 将分别对隔震设防地震模型和罕遇地震模型进行迭代计算，得到等效线性模型，其

中，罕遇地震模型用于支墩设计。 

3.3 剪力调整 

与 2.3 节所提到的一致，DC 提供了随机模拟法校准和时程补充校核两种方式，用户可选择所需的方式对等效线性设防地

震模型进行层剪力调整。 

3.4 性能化设计与出图 

根据广东高规，隔震结构的抗震性能目标如图 21 所示。 

 
图图 21 隔隔震震结结构构的的抗抗震震性性能能目目标标 

DC 将根据用户选择的性能目标（图 22），基于等效线性模型，完成设防烈度地震下构件的性能化设计： 

𝑆𝑆𝑘𝑘 = 𝑆𝑆𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺 + 𝜂𝜂𝜂𝜂(𝑆𝑆𝐸𝐸ℎ𝑘𝑘∗ + 0.4𝑆𝑆𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸∗ ) ≤ 𝜉𝜉𝑅𝑅𝑘𝑘 

式中 c 为地震力折减系数，一般取 1；𝜉𝜉为承载力利用系数，𝜂𝜂为构件重要性系数，关键构件默认取 1.1，一般竖向构件取

1.0，水平耗能构件默认取 0.6，用户也可以通过覆盖项灵活调整（图 23）。 
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图图 22 设设计计首首选选项项                                              图图 23 设设计计覆覆盖盖项项 

用户可以查看任一荷载组合下任一构件的设计细节，并输出施工图。 

3.5 大震分析 

根据广东高规 14.2.13，支墩应按性能水准 2 进行承载力验算： 

𝑆𝑆𝑘𝑘 = 𝑆𝑆𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺 + 𝜂𝜂𝜂𝜂(𝑆𝑆𝐸𝐸ℎ𝑘𝑘∗ + 0.4𝑆𝑆𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸∗ ) ≤ 𝜉𝜉𝑅𝑅𝑘𝑘 

式中 c 取 1，承载力利用系数𝜉𝜉，压、剪取 0.83；弯、拉取 1。 

用户选择生成大震弹性模型或大震弹塑性模型，DC 直接读取大震模型

结果，基于用户设置的支座参数，通过 PMM 曲面完成支墩校核（图 24）、

验算支座变形和支座应力，最后输出隔震报告。 

4. 结束语 

ETABS 具有强大的非线性分析功能，在减隔震设计领域应用广泛，但使用 ETABS 时，用户需要根据规范要求分别建立

中震模型和大震模型，分别提取构件设计、支墩设计和支座校核等结果，操作比较繁琐，且对于不熟悉 ETABS 的工程师，常

常遇到参数设置错误、计算结果不知道如何查看、分析结果异常等问题。DC 隔震设计软件，内置了标准化的隔震支座数据库，

接力 ETABS 生成隔震模型，根据规范实现了分部设计法和整体分析设计法。对于整体分析设计法，自动迭代得到等效线性模

型，通过随机模拟法校准层剪力，通过时程分析进行层剪力校核，避免了反应谱理论的缺陷和等效线性的误差，一键完成大

震弹塑性分析、隔震层的验算，并输出隔震结构计算书，协助工程师准确、高效地完成隔震设计。 

更详尽的技术要点介绍可参见另一篇文章“筑信达 DC 隔震设计软件的隔震解决方案”。 
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图图 24 支支墩墩校校核核 
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SAP2000中目标位移法的找形分析功能  

筑信达  吕 良 

 

张力结构为柔性结构体系，在满足一定拓扑关系的几何构造和外形下通过预应力来获取刚度，从而使结构具有承载力。

但是，并不是任何一种预应力分布都能保证张拉结构成为稳定的结构，只有在预应力作用达到平衡、使结构的整体刚度达到

一定水平时结构才是稳定的。因此张力结构要在承受外荷载前成为稳定的结构，就必须在结构中施加合适的预应力，使结构

达到能满足设计要求的初始形态。 

获得初始态的过程称为“找形分析”（form-finding）。由于初始态涉及预应力和几何位形，所以广义的找形分析也可以分

为两种：一种是从确定的几何位形出发，寻找能够满足这一位形的预应力分布，又称找力分析（force-finding），一般索穹顶结

构、车辐式张拉结构是属于这类问题，如图 1-a 和图 1-b 所示。另一种是给定拉索想要达到的预应力值，以及结构的边界点坐

标，计算结构内部节点的位形坐标，又称找形分析（这是“狭义”的 form-finding，即寻找结构的形状，有的文献也称之为 shape-

finding），单层索网结构、膜结构是这种情况，如图 1-c 和图 1-d 所示。 

          
        a 索索穹穹顶顶结结构构                                               b 车车辐辐式式张张拉拉结结构构 

        
c 单单层层索索网网结结构构                                               d 膜膜结结构构 

图图 1 常常见见的的索索结结构构 

不同类型的张力结构，可采用不同的分析方法找形，常规的找形方法有：力密度法、动力松弛法等。实际工作采用这些

方法对结构进行找形分析时，一方面对设计人员的基础理论要求较高，操作起来也比较繁琐，给设计人员造成很多障碍。

SAP2000 中嵌入了目标位移法的找形分析方法，该方法具有概念清晰，且易于操作的特点，可简化整个找形分析的工作。目

标位移法是已知结构在外荷载作用下的最终形态，来精确求解其初始形态的一种结构成形分析方法，适用于第一类找形问题，

即找力分析（force-finding）。本文将介绍 SAP2000 中目标位移法的基本原理及操作流程，并通过两个不同类型的案例来演示

目标位移法找形分析方法的应用。 

1. 基本原理介绍 

1.1 目标位移法基本原理 

目标位移法的基本原理为：首先给定结构满足使用功能要求的最终形态(此时结构控制点位于目标位置)，图 2-a；然后施

加结构自重和稳定索力，相当于外荷载给索一定刚度，进行结构非线性分析求得结构控制点位移 d1，达到一个新的结构平衡
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状态，图 2-b；然后利用结构控制点的位移值 d1，反方向调整结构形态（基于图 2-a），调整后如图 2-c；施加结构自重和稳定

索预应力后再次进行结构非线性分析，获得结构另一个新的平衡状态，图 2-d，并得到结构控制点位移为 d2；根据前两轮结

构控制点位移差Δd=d2-d1，反方向调整结构形态（基于图 2-c），图 2-e，施加结构自重和稳定索预应力后继续进行结构非线

性分析。按照这个过程重复进行，直至在结构自重和稳定索力作用下到达平衡状态，并使结构控制点精确位于图 2-a 所示位

置为止。 

  

  

图图 2 目目标标位位置置法法计计算算示示意意图图 

1.2 SAP2000中的目标位移法 

基于上述原理，SAP2000 中嵌入了目标位移法。在分析完成后，通过命令：分析>修改未变形几何，可以打开下图对话框，

其中【几何修改选项】中的“目标位移法-节点坐标减去节点位移”即为目标位移法。 

  

图图 3  SAP2000 中中目目标标位位移移法法 

该选项中的【荷载工况】为施加找形时需考虑的荷载工况。如上图中，在找形时仅需要考虑结构的自重，因此荷载工况
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设置为“DEAD”。在该工况中，程序会计算各个控制节点的位移，通过当前工况的节点坐标，节点的原始坐标，放大系数，

即可求出下次迭代时节点的新坐标，计算方法为：节点的新坐标=当前工况的节点坐标+放大系数×(原始坐标-(当前工况的节点

坐标+当前工况下的节点位移)，相应的计算公式为： 

{
𝑥𝑥𝑛𝑛 = 𝑥𝑥𝑐𝑐 + 𝑠𝑠𝑠𝑠 × [𝑥𝑥𝑜𝑜 − (𝑥𝑥𝑐𝑐 + 𝑑𝑑𝑑𝑑)]
𝑦𝑦𝑛𝑛 = 𝑦𝑦𝑐𝑐 + 𝑠𝑠𝑠𝑠 × [𝑦𝑦𝑜𝑜 − (𝑦𝑦𝑐𝑐 + 𝑑𝑑𝑑𝑑)]
𝑧𝑧𝑛𝑛 = 𝑧𝑧𝑐𝑐 + 𝑠𝑠𝑠𝑠 × [𝑧𝑧𝑜𝑜 − (𝑧𝑧𝑐𝑐 + 𝑑𝑑𝑑𝑑)]

 

其中：放大系数𝑠𝑠𝑠𝑠，用于控制新节点坐标偏移当前工况节点坐标的程度，程序默认值 1。放大系数取 1 时，以 z 坐标为

例，此时公式即可退化为：𝑧𝑧𝑛𝑛 = 𝑧𝑧𝑜𝑜 − 𝑑𝑑𝑑𝑑，与图 2-e 中的坐标表达式基本相同。 

计算出各个控制点的新的坐标位置后，在【方向和位置】选项卡中，用户可以选择是否修改所有节点的坐标，还是仅修

改部分节点。另外用户也可以仅修改控制节点的某个方向的坐标，一般建议保持默认全选。 

通过修改未变形几何调整节点初始坐标后，然后再次运行分析工况。分析完成后程序会输出节点的目标坐标、实际坐标

和百分比差异（%差异），如下图所示。其中“目标坐标”为节点的原始坐标，“实际坐标”为当前工况下节点变形后的坐标。

“%差异”表示上一步修改未变形几何时施加的节点坐标修改数值 di，与当前工况中的节点的位移 di+1 的差值百分比，即（di+1-

di）/di。通过查看“实际坐标”或“%差异”，可以判断当前结果是否满足要求。当“节点实际坐标”和“目标坐标基本”相同

或“%差异”接近 0 时，即表示结构已达到目标状态，此时的预应力分布即为找到的力。 

 

图图 4 节节点点位位移移输输出出 

SAP2000 中目标位移法的整个计算过程可通过下侧流程图来表示： 

 

图图 5 目目标标位位移移法法流流程程图图 
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2. 功能说明算例 

现在通过图 6 中的索撑杆模型[2]来介绍在 SAP2000 中如何通过目标位移法对该结构进行找形分析。该模型是由 6 根索和

2 根撑杆组成，其中 7 号、8 号杆件为撑杆，其余构件均为相同截面的索。索截面半径为 3mm，弹性模量 E=1.8×105MPa，

热膨胀系数 α=1.2×10-5；杆截面面积为 7.0686mm2，弹性模量 E=2.06×105MPa，热膨胀系数 α=1.2×10-5。索和撑杆的材料

密度均为 7850kg/m3。现在需要计算该结构在自重作用下，各段索需要施加多大的索力才能在设计位置处保持平衡。 

  

图图 6 索索撑撑杆杆模模型型 

2.1 模型建立 

首先在SAP2000中建立上述模型。注意，建模时撑杆采用框架单元模拟，索采用索单元模拟。在定义索的初始几何信息

时，需要给索施加一个初始的张拉力，使索在绘制的时候就存在一定的张力。施加初始张力是为了保证索在开始计算阶段即

存在一定的刚度，如果开始计算时索刚度较小，会导致结构的在荷载作用的变形过大，容易出现不收敛的问题。为保证整个

结构在初始张力下的变形与目标位置的偏差不至于过大，可以将每个索的无应力索长设为索两端点之间距离的n倍（n<1）。 

对于该模型可以通过“索-相对未变形长度”定义索单的几何信息，以5号索为例，其相对长度设置为0.9993。如图7所示，

可以看到该索在绘制时，索对应 i 段的张力为4228.8067N。该索力可以理解为将长度为5154.0333*0.9993=5150.2952mm的索

拉长到了5154.0333mm，挂在了4号和6号节点之间，此时4号节点端索张力为4228.8067N，6号节点端索张力为4226.0848N。但

是通过这种方式施加的张力拉力并不是一个平衡索力，后续工况中该索的索力会根据结构的变形协调而改变，这里仅是为了

给索提供一个初始刚度。 

 

图图 7  索索初初始始几几何何信信息息的的指指定定 
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2.2 工况设定 

该模型需要找到在自重作用下该结构在建模位置处达到平衡的合适索力，因此在荷载工况中仅需要考虑自重。这里不用

对索施加额外的索力，索力会通过目标位移法迭代得到。由于索结构一般比较柔，变形较大，因此在分析时需要勾选 P-delta

和大位移效应，工况设置如图 8 所示。 

 

图图 8 工工况况设设置置 

2.3 分析迭代 

工况设置完成后，运行“DEAD”工况，此时可以得到结构在重力工况下各个节点的竖向位移。依据目标位移法，需要将

得到的竖向位移反号施加在节点的坐标上修改节点的坐标。SAP2000 中通过命令：分析>修改未变形几何，勾选目标位移法，

荷载工况设为“DEAD”，缩放系数设为 1。修改完成后再次进行计算，完成第一次迭代，以 4 号节点为例，可以看到其“%差

异”为 0.5%，如图 9-a 所示。第一次迭代完成后，由于其误差较大，按上述方式进行第二次迭代，完成第二次迭代后可以看

到 4 号节点的“%差异”为 0.0%，满足要求，迭代完成。 

  

a 第第一一次次迭迭代代                                                 b 第第二二次次迭迭代代 

图图 9 4 号号节节点点位位移移图图 

为便于解释程序的计算过程，将 4 号节点坐标和节点位移整理到表 1 中。其中节点的初始坐标为上一次迭代变形后的坐

标，如表 1 中两块灰色的区域，两组数据是相等的。%差异 =（当前工况计算的位移 - 上一次迭代的位移）/上一次迭代的位

移。如 1 中第一次的迭代后，z 方向的%差异，0.5028%=（-1.11740+1.11181）/-1.11181。 

表表 1  4 号号节节点点坐坐标标及及位位移移结结果果 
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阶段 坐标轴 
初始节点坐标 

单位(mm) 
节点位移(mm) 

变形后坐标(mm) 

实际坐标 
%差异 

原始坐标

(目标坐标) 

x 2500 -0.12443 2500.12443 \ 

y 0.0 0.0 0.0 \ 

z 1250 -1.11181 1251.11181 \ 

第一次迭代 

x 2500.12443 -0.12501 2499.99942 0.4653% 

y 0.0 0.0 0.0 0 

z 1251.11181 -1.11740 1249.99441 0.5028% 

第二次迭代 

x 2499.99942 -0.12501 2499.87441 0 

y 0.0 0.0 0.0 0 

z 1249.99441 -1.11747 1248.87694 0.0063% 

 

完成第二次迭代后，该索杆结构的轴力分布如图 10 所示。将该索力提取出来，与论文[2]中的轴力值进行比较，如表 2 所

示。可以看到，两者最大差异不超过 0.05%，如果忽略有效数字的差异，SAP2000 在考虑该结构自重的条件下计算的索力与

论文[2]数值几乎完全吻合。 

 

图图 10 索索轴轴力力分分布布 

表表 2 杆杆件件轴轴力力比比较较 

杆件编号 1 2 3 4 5 6 7 8 

轴力(KN) 
论文数值 4.082 4.179 3.961 4.054 4.082 4.179 -1.002 -1.002 

SAP2000数值 4.08256 4.1793 3.95935 4.05326 4.08256 4.1793 -1.0022 -1.0022 

差值(KN) -0.00056 -0.0003 0.00165 0.00074 -0.00056 -0.0003 0.0002 0.0002 

百分比（%） -0.01% -0.01% 0.04% 0.02% -0.01% -0.01% -0.02% -0.02% 

 

需要注意的是该索杆结构，当索力与撑杆轴力在各个节点位置处平衡时，结构即可达到平衡态。因此对于不同的初始索

张力，是可以找到不同的索力分布的。这里可以通过多次试算来求得所需的索力分布。 

3. 算例 1：穹顶结构 

索穹顶结构一般是先设计出结构造型，再求解出实现这种造型所需要的预应力。以肋环型索穹顶为例，要实现其结构造

型，各拉索、撑杆之间的预应力比例关系是唯一的。如下图所示，一旦构件的尺寸发生变化，如撑杆变长，建筑造型就不同

了，构件之间的预应力比例关系也要发生相应的变化。反之，如果按照一定的尺寸比例关系加工索和撑杆，将他们按照相应

的关系连接起来，将斜索和脊索连至固定端，结构就张拉成型了，并且成型后的预应力比例关系是不会变的。 

如图 11-a 所示的 Geiger 型索穹顶结构，其跨度为 100m，设有三道环索。已知结构的几何参数，如图 11-b 所示。该结构

中钢材的密度均为 ρ=7850kg/m3，索的弹性模量 E=1.7x1011Pa，撑杆的弹性模量 E=2.1x1011Pa，结构各个杆件的截面面积如表

3 所示。在 SAP2000 中通过支座位移法求解该结构在自重作用下达平衡状态时的预应力分布。 

 

 

2.2 工况设定 

该模型需要找到在自重作用下该结构在建模位置处达到平衡的合适索力，因此在荷载工况中仅需要考虑自重。这里不用

对索施加额外的索力，索力会通过目标位移法迭代得到。由于索结构一般比较柔，变形较大，因此在分析时需要勾选 P-delta

和大位移效应，工况设置如图 8 所示。 

 

图图 8 工工况况设设置置 

2.3 分析迭代 

工况设置完成后，运行“DEAD”工况，此时可以得到结构在重力工况下各个节点的竖向位移。依据目标位移法，需要将

得到的竖向位移反号施加在节点的坐标上修改节点的坐标。SAP2000 中通过命令：分析>修改未变形几何，勾选目标位移法，

荷载工况设为“DEAD”，缩放系数设为 1。修改完成后再次进行计算，完成第一次迭代，以 4 号节点为例，可以看到其“%差

异”为 0.5%，如图 9-a 所示。第一次迭代完成后，由于其误差较大，按上述方式进行第二次迭代，完成第二次迭代后可以看

到 4 号节点的“%差异”为 0.0%，满足要求，迭代完成。 

  

a 第第一一次次迭迭代代                                                 b 第第二二次次迭迭代代 

图图 9 4 号号节节点点位位移移图图 

为便于解释程序的计算过程，将 4 号节点坐标和节点位移整理到表 1 中。其中节点的初始坐标为上一次迭代变形后的坐

标，如表 1 中两块灰色的区域，两组数据是相等的。%差异 =（当前工况计算的位移 - 上一次迭代的位移）/上一次迭代的位

移。如 1 中第一次的迭代后，z 方向的%差异，0.5028%=（-1.11740+1.11181）/-1.11181。 

表表 1  4 号号节节点点坐坐标标及及位位移移结结果果 
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a 结结构构布布置置                                            b 结结构构几几何何参参数数 

图图 11 穹穹顶顶结结构构 

表表 3 穹穹顶顶结结构构构构件件尺尺寸寸图图 

背索截面 
杆件号 1-背索 2-背索 3-背索 4-背索 

截面面积（mm2） 3205 3205 3205 3205 

撑杆截面 
杆件号 5-撑杆 6撑杆 7撑杆 

\ 
截面面积（mm2） 25819 25819 25819 

斜拉索截面 
杆件号 9-斜索 11-斜索 13-斜索 

\ 
截面面积（mm2） 3391 3205 3205 

环索截面 
杆件号 8-下环索 10-中环索 12-上环索 

\ 
截面面积（mm2） 7996 4205 3205 

在 SAP2000 中通过轴网功能快速建立该穹顶结构的模型，该结构外压环梁刚度较大，本模型中并没有建立外压环梁而是

将其简化为固定铰接支座处理，如图 12-a 所示。通过多次迭代后，提取该穹顶单榀结构索杆的轴力分布如图 12-b 所示。将该

索力整理到 Excel，与论文[3]中的轴力值进行比较，如表 4 所示。可以看到，两者最大差异不超过 1.0%，SAP2000 在考虑该

结构自重的条件下计算的索力于论文数值基本吻合。 

            

a SAP2000 中中的的穹穹顶顶模模型型                                     b  单单榀榀结结构构轴轴力力图图 

图图 12  SAP2000 穹穹顶顶结结构构模模型型 

表表 4 穹穹顶顶结结构构杆杆件件轴轴力力比比较较 

分类 构件类型 构件编号 
I 位置 j 位置 中间位置 论文数值 差值 百分比 

距离(m) 轴力(KN) 距离(m) 轴力(KN) 轴力(KN) 轴力(KN) 轴力(KN) % 

背索 
 

1-背索 3 0 1944.78 16.87 1945.68 1945.23 1951.3 -6.07 -0.31% 

2-背索 4 0 995.79 16.71 996.44 996.11 1001.3 -5.19 -0.52% 

3-背索 5 0 501.91 16.57 502.24 502.07 506.1 -4.03 -0.80% 

4-背索 197 0 966.92 0.26 966.92 966.92 974.8 -7.88 -0.81% 

撑杆 
 

5-撑杆 7 0 -473.05 9.00 -454.80 -463.92 -464.3 0.38 -0.08% 

6-撑杆 10 0 -183.85 6.00 -171.69 -177.77 -178.1 0.33 -0.19% 

7-撑杆 11 0 -47.66 3.00 -41.58 -44.62 -44.8 0.18 -0.40% 
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斜索 
 

9-斜索 2 0 1563.91 17.35 1562.47 1563.19 1562.8 0.39 0.03% 

11-斜索 8 0 936.23 16.86 935.38 935.80 936.6 -0.80 -0.09% 

13-斜索 9 0 486.23 16.61 485.81 486.02 487.1 -1.08 -0.22% 

环索 
 

8-下环索 194 0 2870.06 17.34 2870.06 2870.06 2869.4 0.66 0.02% 

10-中环索 195 0 1770.63 8.80 1770.63 1770.63 1772.1 -1.47 -0.08% 

12-上环索 196 0 933.96 0.26 933.96 933.96 936.1 -2.14 -0.23% 

4. 算例 2：环形张力索结构 

环形张力索结构由车辐式悬索结构的受力机理演化而来，其构成特点是：结构中部设有大开孔的中心环状结构，外侧有

一个刚度较大的受压外环，通过沿径向布置的拉索或索桁架连到中心受拉内环；拉索或索桁架的张拉力与外环的压力平衡，

整个结构属于自平衡受力体系。此类结构同样可以通过目标位移法来计算结构的初始预应力分布。 

如图 13-a 所示的为环形张力索桁结构，已知该结构的几何拓扑关系，结构外圈半径为 100m，内圈半径为 70m。整个结

构分为对称的 24 榀，结构切面视图如 13-b 所示，其内侧设有两类撑杆，其中长撑杆长度为 20m，短撑杆长度为 14m。该结

构中钢材的密度均为 ρ=7850kg/m3，索的弹性模量 E=1.7x1011Pa，撑杆的弹性模量 E=2.1x1011Pa，结构各个杆件的截面面积如

表 4 所示。在 SAP2000 中通过支座位移法求解该结构在自重作用下达平衡状态时的预应力分布。 
 

    

a 结结构构布布置置                                            b 结结构构几几何何参参数数 

图图 13 环环形形张张力力索索结结构构 

表表 5 环环形形张张力力结结构构杆杆件件尺尺寸寸 

索截面 
杆件 上环索 下环索 上径索 下径索 

截面面积（mm2） 11877 20819 4247 7263 

撑杆截面` 杆件 长撑杆 短撑杆 \ \ 

 截面面积（mm2） 25898 25898 \ \ 

 

在 SAP2000 中建立该穹顶结构模型，如图 14-a 所示。该结构中外侧受压环梁刚度较大，本模型中并没有建立外侧受压环

梁，而是将其简化为铰接支座处理。通过多次迭代后，该环形张力结构单榀索杆的轴力分布如图 14-b 所示。将该索力整理到

Excel，与论文[3]中的轴力值进行比较，如表 6 所示。可以看到，两者最大差异约为 1.5%，SAP2000 在考虑该结构自重的条件

下计算的索力与论文数值基本吻合。 
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a SAP2000 中中的的环环形形张张力力模模型型                                     b  单单榀榀结结构构轴轴力力图图 

图图 14 SAP2000 穹穹顶顶结结构构模模型型 

表表 6 环环形形张张力力结结构构杆杆件件轴轴力力统统计计 

分类 构件类型 构件编号 
I 位置 j 位置 中间位置 论文数值 差值 百分比 

距离(m) 轴力(KN) 距离(m) 轴力(KN) 轴力(KN) 轴力(KN) 轴力(KN) % 

上径索 
外 83 0 2059.109 16.557 2061.45 2060.28 2079.2 -18.92 -0.91% 

内 84 0 1899.86 15.333 1900.82 1900.34 1915 -14.66 -0.77% 

下径索 
外 85 0 2413.281 16.553 2409.32 2411.30 2375.6 35.70 1.50% 

内 86 0 2233.798 15.284 2232.03 2232.91 2201.8 31.11 1.41% 

环索 
上环索 175 0 7148.065 18.276 7148.07 7148.07 7193.3 -45.24 -0.63% 

下环索 176 0 8375.353 18.270 8375.35 8375.35 8270.5 104.85 1.27% 

撑杆 
长撑杆 81 0 -378.79 20.001 -419.45 -399.12 -396.5 -2.62 0.66% 

短撑杆 82 0 -522.531 14.002 -551.00 -536.76 -536.4 -0.36 0.07% 

5. 总结 

位形的确定是张力结构设计与分析中最基本也是最为关键的问题。SAP2000 中的目标位移法适用于处理第一类找形问题：

已知结构的拓扑几何关系求解满足位形要求的索力分布。该方法具有概念明确，操作简单，计算速度快的特点。并通过合理

的参数控制，其计算结果可以达到很高的精度。该方法可以作为结构找形分析的一种有力的分析工具。 
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[摘要] 　 从钢筋混凝土基本原理出发,重新推导了对称配筋矩形柱的临界轴压比公式,结果表明:临界轴压比设计

值应为 0. 5 左右,取决于截面材料属性,而非 0. 9;临界轴压比的设计值与标准值之比稍大于 1. 0,而非荷载分项系

数与材料分项系数之乘积 1. 63。 通过 PM 相关曲线的简单数值算例对推导结果进行了验证,并采用约束混凝土本

构模型对规范轴压比限值进行了相关讨论。
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0　 引言

　 　 我国《建筑抗震设计规范》 ( GBJ
 

11—89) [ 1] (简

称 89 年抗震规范)引入了轴压比限值概念,在工程

界产生了广泛而深远的影响,无论是试验研究还是

相关规范编制,无论是工程设计还是设计审查,现在

都存在一种“唯轴压比”的倾向。
轴压比是一个简单而实用的工程设计参数,对

于初步估算柱的断面尺寸比较方便。 近些年来,工
程界也在探讨轴压比限值的问题,因为工程上出现

了一些难以处理的问题,比如一些高层结构的柱断

面尺寸过大,由轴压比限值控制,基本上是构造配

筋;而另一方面,试验结果表明,轴压比越大,柱的延

性越差。 因此目前工程界存在两种不同的看法:一
种是要放松轴压比限值,以期得到更合理的结构设

计;另一种是要严格轴压比限值,以保证抗震设计中

柱具有足够的延性。
89 年抗震规范只有正文没有条文说明,《建筑

抗震设计规范》 ( GB
 

50011—2001) [ 2]
 

6. 3. 7 条文说

明中有:“希望柱子处于大偏心受压的弯曲破坏状

态,……本次修订仍以 89 规范的限值为依据” 。 笔

者所能找到最早公开发表对此问题进行研究的论文

是文献[3] 。 文献[3]从混凝土基本原理出发,将大

小偏压临界点的轴压比,即临界轴压比,视为轴压比

的限值;基于试验中的临界轴压比标准值,采用荷载

设计值与标准值之比及材料强度设计值与标准值之

比,推导出临界轴压比设计限值为 1. 63ξb ,即 0. 9
左右,得出了“我国现行抗震规范对抗震等级为三、
四级的 柱 轴 压 比 限 值 规 定 为 0. 9 是 合 适 的 ” 的

结论。
本文拟就钢筋混凝土柱的临界轴压比和轴压比

限值这两个概念分别进行分析和讨论。
1　 临界轴压比

　 　 大小偏压临界轴压比设计值为 0. 9 的结论不符

合对 PM 相关曲线的认识。 图 1 是采用材料设计值

绘出的不同配筋率的 PM 相关曲线族,类似的图形
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图 1　 不同配筋率的设计 PM 相关曲线族

在部分教材和桥梁规范,包括欧美规范及设计手册

中均有提及。 从图 1 可以看出,矩形对称配筋的大

小偏压临界点的轴压比为 0. 5 左右。
1. 1 简化推导

　 　 大小偏压临界点(平衡点)的定义为:混凝土上

表面纤维压应变达到极限压应变 εcu ,底部钢筋拉

应变达到屈服应变 ε y 。 以对称配筋钢筋混凝土矩

图 2　 大小偏压临界状态的截面应变分布图

形截面为例, 截面应变分布如图 2 所示, 截面轴

力为:

N = N c + ∑A siσ si (1)

式中: N c 为混凝土压力; A si 和 σ si 分别为各钢筋截

面面积及其应力。
假定钢筋轴力之和为零,则截面轴力为:

N = α1 fc β1xnb (2)
　 　 根据图 2 的临界状态截面应变图,可以将式

(2)中的混凝土实际受压区高度 xn 表达为混凝土极

限压应变 ε cu 、钢筋屈服应变 ε y 与有效高度 h0 的关

系,即:

N = α1β1bh0 fc

ε cu

ε cu + ε y

(3)

　 　 故,临界轴压比为:

n = N
fcbh

= α1 β1

h0

h
ε cu

ε cu + ε y

(4)

式中:混凝土等效矩形图参数 α1 ,β1 和 ε cu 与混凝土

强度等级有关( C50 及以下, α1 ,β1 为常数) ;钢筋屈

服应变设计值 ε y 与钢筋等级有关;b 为截面宽度;h
为截面高度;fc 为混凝土强度设计值。

从式(4) 可以清楚地看出,矩形对称配筋的临

界轴压比只与截面材料属性有关。
假定 h0 / h = 0. 9,采用强度等级在 C50 及以下

的混凝土,强度为 HRB400 的钢筋(屈服应变设计值

εy 和标准值 ε yk 分别为 0. 001
 

8,0. 002) 。
(1)采用材料标准值时,临界轴压比标准值为:

nk = α1β1

h0

h
ε cu

ε cu + ε yk

= 0. 45

　 　 (2)采用材料设计值时,临界轴压比设计值为:

n = α1β1

h0

h
ε cu

ε cu + ε y

= 0. 47

　 　 注意:本文在此问题上未考虑我国抗震设计的

承载力抗震调整系数 γRE 。
临界轴压比的设计值与标准值之比为:

n
nk

=
ε cu + ε yk

ε cu + ε y

(5)

　 　 本文推导的前提假定完全同于文献[ 3] ,但所

得结论却有很大差别:1)本文得出的临界轴压比设

计值为 0. 5 左右,而文献[ 3] 为 0. 9;2) 本文得出的

临界轴压比的设计值与标准值之比为 1. 0 左右,而
文献[3]为 1. 63,即荷载分项系数与材料分项系数

的乘积。
造成上述结论差异的原因是:1) 本文认为临界

轴压比是由大小偏压临界点得到的,可以通过临界

点的极限状态应变分布来直接得到,与截面属性相

关,与荷载无关;式(4)分别取截面材料的标准值和

设计值,就可以得到临界轴压比的标准值和设计值。
2)文献[3] 在推导过程中混淆了概念:试验采用材

料标准值得到极限承载力标准值 Nuk ,是极限荷载

标定值 N0
k (可以理想化为“实际” 极限荷载值) ,而

不是设计时采用的荷载标准值 Nk ,二者的比值为

材料分项系数与荷载分项系数(可以分别取 1. 4 和

1. 2)的乘积,相当于安全系数 K = 1. 68。
为了便于理解,举一个简单例子:C40 素混凝土

柱,截面尺寸为 400mm × 400
 

mm,考察其轴心受压

极限承载力(不考虑稳定) 。 试验时采用材料标准

值,得到构件的极限承载力标准值 Nuk = fckA =

4
 

288kN,即极限荷载标定值 N0
k = N uk = 4

 

288kN;设
计时采用材料设计值,得到极限承载力设计值 Nu =

56
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fcA = 3
 

056kN, 那 么 极 限 荷 载 设 计 值 N = Nu =
3

 

056kN。 但设计荷载标准值 Nk 并不是极限荷载标

定值 N0
k ,应该用极限荷载设计值 N 除以荷载分项

系数得到,也可以用 Nk = N0
k / K = 2

 

552kN。
为了进一步验证本文的推导,下面给出一个具

体的数值算例。
1. 2 数值算例

　 　 一个简单对称配筋混凝土截面:截面尺寸为

400mm×400mm,混凝土强度等级为 C40,钢筋强度

为 HBR400, 8 根 ϕ20 钢 筋, 等 间 距 排 布, h0 =

360mm。 采用 CiSDesigner[ 4] 软件得到的 PM 相关曲

线如图 3 所示(C 和 C k 分别为设计值和标准值的临

界点) :
根据材料标准值的 PM 相关曲线,可知临界轴

压比标准值为: nk = 0. 45。
根据材料设计值的 PM 相关曲线,可知临界轴

压比设计值为: n = 0. 48。
可以看出,数值算例的临界轴压比与 1. 1 节中

的推导结果吻合。 存在的数值差异( 式( 4) 计算的

结果比数值算例略小)的主要原因是:式(4)推导时

采用了钢筋合力为零的假定。 如果存在腰部钢筋,
当底部受拉钢筋达到屈服、混凝土达到极限压应变

的时候,中性轴位于截面形心主轴之下,故钢筋的合

力为压力(参见图 2) 。
同样地,通过材料标准值得出的 PM 相关曲线,

由截面的极限承载力标准值 (M uk , P uk ) 所构成,也
就是极限荷载标定值 (M0

k ,P0
k ) ,此 PM 相关曲线表

示的是极限荷载标准值(效应) ,而非设计荷载标准

值(效应) ,它们之间存在安全系数 K 的关系。 通过

材料设计值得出的 PM 相关曲线,为截面的极限承

载力设计值 (M u , P u ) 所构成,此时采用荷载设计

值,保证了截面设计具有 K 的安全系数。
一般说来,设计轴压比对于工程设计有意义。

2　 PM 相关曲线

　 　 PM 相关曲线是钢筋混凝土柱的核心概念之

一,由混凝土和钢筋这两种不同材料组成的截面,极
限承载力存在 P u 与 M u 的相关性。 根据钢筋和混凝

土的本构方程,基于平截面假定,给定混凝土受压极

限应变和钢筋受拉极限应变,即破坏准则,就可以生

成 PM 相关曲线。 换言之,PM 相关曲线是钢筋混凝

土柱极限承载能力的包络线,荷载点位于 PM 相关

曲线(三维就是 PMM 相关面) 上,就说明截面达到

承载力极限状态。
因为柱设计基本上写不出适合手算的一般性设

计公式(原因为无法考虑所有钢筋的贡献及双偏压

更是无法实现手算) ,所以这个 PMM 相关面就是柱

的基本设计依据,因此欧美规范 [ 5-6] 都没有给出正

截面承载力设计的具体公式。 图 4 给出了一条典型

的 PM 相关曲线,C 点即为临界点。

图 3　 CiSDesigner 得到的

PM 相关曲线

图 4　 典型的 PM
相关曲线

图 5 是 CiSDesigner 软件 [ 4] 为了快速生成 PM
相关曲线而采用的截面极限状态应变控制线。 图中

3 号线代表了混凝土上表面达到受压极限应变 εcu ,
同时底部钢筋达到受拉屈服应变 ε y ,这就是对应图

4 中的 C 点,即临界点。 亦可从图 5 中得到界限压

区高度 ξb = β1

ε cu

ε cu + ε y

。 鉴于与本文的研究内容的

相关性,不再对其余各条应变控制线进行一一介绍。

图 5　 CiSDesigner 软件生成 PM 相关曲线的

截面极限状态应变控制线

采用平截面假定和混凝土及钢筋的设计本构模

型,可以得到任意截面和任意配筋形式的 PM 相关

曲线。 PM 相关曲线是截面自身特性,与外荷载无

关,所以 PM 相关曲线上临界点(C 点) 的轴压比比

由式(4)得到的计算结果更具普遍意义。
3　 轴压比限值

　 　 我国《 建筑抗震设计规范》 ( GB
 

50011—2010)
(2010 年版) [ 7] (简称 10 年抗规) 和《混凝土结构设

计规范》 ( GB
 

50010—2010) [ 8] (简称混凝土规范)分

别在 6. 3. 6 条和 11. 4. 16 条里规定柱的轴压比限

值。 条文说明里也都讲到这是为了保证柱的延性,
而且与箍筋形式和配箍率有关。 以框架柱为例,规
范规定的轴压比限值在 0. 65 ~ 0. 90 之间。

66
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从第 1 节中可以看出,临界轴压比设计值为

0. 5 左右,这与规范轴压比限值相差较大。
第 1 节公式推导的是正截面极限承载力设计的

方法,采用的是单轴(非约束) 混凝土的本构关系,
不能考虑箍筋约束的作用。 为了考虑箍筋约束效

应,需采用约束混凝土本构来分析轴压比限值的

问题。
我国现有规范并未给出约束混凝土的本构模

型,由于我国混凝土规范与欧洲混凝土规范 EC2[ 5]

在许多理念是相同或相似,下面采用欧洲混凝土规

范 EC2 给出的约束混凝土本构模型做一个简化的

推导。
根据欧洲混凝土规范 EC2[ 5] 的 3. 1. 9 条,当侧

向约束应力 σ2 等于 0. 05 倍混凝土抗压强度标准值

fck 时,混凝土本构( Rüsch 模型)的参数可取为 ε0 =
0. 003 和 ε cu = 0. 013

 

0。 而我国混凝土规范规定的

强度等级在 C50 以下的混凝土设计本构模型为 ε0 =
0. 002 和 ε cu = 0. 003

 

3。 这样就可以求出其对应的

等效矩形应力图参数 α1 = 0. 997 和 β1 = 0. 926。 而

我国强度等级在 C50 以下的混凝土设计本构的

α1 = 0. 969, 规范取 1. 0; β1 = 0. 824, 规范取 0. 8。
采用与 1. 1 节相同的截面材料和参数,假定受压全

截面为约束混凝土 ( 与实际情况略有差异,但不影

响主要结论) ,由式( 4) 可以得到临界轴压比为 n =
0. 73。 可见采用约束混凝土模型,柱的临界轴压比

提高了 50%以上,因为混凝土极限压应变大幅提高

了,幅度与配箍率有关。 这个简化方法得出的临界

轴压比基本处于我国 10 年抗规和混凝土规范规定

的轴压比限值的中间值。
但是,我国 10 年抗规和混凝土规范将轴压比限

值与抗震等级挂钩的做法值得商榷。 抗震等级越

高,柱配箍率要求本来就越大,从约束混凝土本构模

型可以获知,其极限压应变就更大,因此理论上临界

轴压比更大,而 10 年抗规和混凝土规范却将其轴压

比限值定得更低。
显然,我国 10 年抗规和混凝土规范规定的柱轴

压比限值不能用文献[3]的结论来进行解释。
如果采用欧洲混凝土规范 EC2[5] 常用的钢筋材料

(εy = 0. 002
 

5), 可以得到临界轴压比 n = 0. 70,这与

欧洲抗震规范 EC8[ 9] 对中等延性 DCM 柱的轴压比

限值为 0. 65 比较接近。
美国设计规范 [ 6] 没有轴压比限值的相关规定。
需要指出的是,轴压比只是柱延性的一个参数,

而非全部,需要进一步了解相关内容的读者可参阅

扶长生所著《抗震工程学———高层混凝土结构分析

与设计》 [ 10] 一书,在第 4 章有详细论述。 简言之,柱
的延性与柱的形状、纵向配筋率、轴压比等因素相

关,而最大的相关因素是配箍率。 新西兰混凝土设

计规范 NZS
 

3101 ∶ 2006[ 11] 中就有相关的设计公式

和图表,高轴压比采用高配箍率,以保证柱具有足够

的延性。
4　 结论

　 　 临界轴压比是 PM 曲线上的临界点 ( 平衡点)
的轴压比。 矩形截面对称配筋的临界轴压比设计值

为 0. 5 左右,而非 0. 9;临界轴压比的设计值与标准

值之比为 1. 0 左右,而非 1. 63。
我国 10 年抗规和混凝土规范给出的轴压比限

值,采用约束混凝土本构模型可以得到一定程度的

验证。
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某平台结构分析异常的原因  

本案例主要分析框架端部释放可能引起的一些问题。 

使用软件 

SAP2000 v23.3.0 

模型简介 

某平台结构如下图所示。 

 

 

问题描述 

该模型无法正常运行分析，并给出警告，如下图所示。 

问 题 描 述问 题 描 述/PROBLEM

使 用 软 件使 用 软 件/SOFTWARE

模 型 简 介模 型 简 介/MODEL

 

 

 

解决办法 

通常情况下，当我们发现程序给出负特征值个数（NUMBER OF NEGATIVE EIGENCALUES）不为 0 的警告时，会采用标标准准求求

解解器器重新对结构进行分析，这时程序会给出具体出现问题的节点信息，如下图所示。 

 

但是检查模型时，发现 39 号节点似乎并未发生任何问题。再观察结构整体变形时发现，大部分节点在 DEAD 工况下发生

了刚体变形，如下图，因此推测是结构整体出现约束不足的情况。 

 
 

【温馨提示】“工程应用常见问题案例解析”专栏基于工程案例阐释软件应用的常见问题及解决方法，希望为遇到类
似问题的工程师提供参考。本栏目中的所有案例均来自筑信达软件用户，软件模型归属设计单位，相关内容仅用于软件应
用技术的探讨。如有不妥，请联系我们删除。



 

 

 

解决办法 

通常情况下，当我们发现程序给出负特征值个数（NUMBER OF NEGATIVE EIGENCALUES）不为 0 的警告时，会采用标标准准求求

解解器器重新对结构进行分析，这时程序会给出具体出现问题的节点信息，如下图所示。 

 

但是检查模型时，发现 39 号节点似乎并未发生任何问题。再观察结构整体变形时发现，大部分节点在 DEAD 工况下发生

了刚体变形，如下图，因此推测是结构整体出现约束不足的情况。 

 
 

解 决 办 法解 决 办 法/SOLUTION
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应当注意，程序给出警告的节点位置是计算出现问题的地方，并不一定都是错误发生的地方（虽然很多时候确实是错误

发生的地方）。再去观察这个结构时发现，由于 X 方向柱底和梁端都是铰接，形成了机构，所以导致整个结构在 U1 方向产生

异常大的位移。 

 

解决办法就是增加结构 X 方向的约束，将柱底约束改为固结即可正常计算。但是当我们将柱底约束改为固结时，发现另

一个问题：DEAD 工况下，悬挑梁将扭矩传递至框架梁的一端而不是两端。 

 

这是由于用户想模拟框架梁端部铰接，所以进行了端部释放，而在端部释放时，很多用户似乎约定俗成的按照下图进行

端部释放，即释放一端的扭矩和两端的弯矩。 
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如果没有悬挑梁，这样的端部释放不会造成显著影响，但是当存在有悬挑梁就不太妥当了，因为起点的扭矩被释放掉，

使得扭矩只能向终点传递，就会出现问题中所示的情况。如果端部释放时取消扭矩的释放，结果会更加合理。 

 

 

编写：吴文博 

  

 

 

如果没有悬挑梁，这样的端部释放不会造成显著影响，但是当存在有悬挑梁就不太妥当了，因为起点的扭矩被释放掉，

使得扭矩只能向终点传递，就会出现问题中所示的情况。如果端部释放时取消扭矩的释放，结果会更加合理。 

 

 

编写：吴文博 

  



 

 

使用非线性时程分析模拟非线性静力加载  

本案例主要介绍使用非线性时程分析模拟非线性静力加载时的注意事项。 

使用软件 

SAP2000 v23.3.0 

模型简介 

如图所示，模型为三层框架，在各楼层顶部作用有集中力，结构布置有塑性铰，工况中未考虑几何非线性。 

 

 

问题描述 

模型中定义了一个非线性时程工况和一个非线性静力工况，用户认为两者应该是近似等效的，但是计算的位移等结果差

异较大，如下图所示。 

 

其中工况“F”为非线性静力工况的结果，“initial-time”为非线性时程分析的结果，余同。 
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解决办法 

1、 原模型中时时程程函函数数时间过短。一般情况下，我们认为只有当时程分析做缓慢加载时才与静力分析等效，否则过大的

惯性力和阻尼力会引起较大的误差。原模型中时程函数加载时间仅 1 秒，不符合缓慢加载的假定，建议加载时间取

为 100s 以上（10 倍基本周期以上）。下图为原模型中时程函数和基底反力结果： 

 
原原模模型型时时程程函函数数定定义义 

 

原原模模型型时时程程工工况况与与静静力力工工况况基基底底反反力力结结果果 

如上图所示，原模型中时程工况的基底反力较非线性静力工况大约 2%左右，但是对于非线性分析，其造成的位移误

差可能会远大于 2%。 

2、 时程工况的分析步长过大。时程工况的分析步长宜小于所关心周期的 1/10，原模型中时程工况分析步长为 0.1s，而

结构基本周期为 0.45s 左右，质量参数系数达到 90%时的周期为 0.12s，建议取分析步长为 0.01s。 

3、 收敛容差与保存步数。虽然时程工况与非线性静力工况的收敛容差是相同的，但是由于时程工况将分析划分了更多

的子步，实际上精度更高，如果希望两者的计算结果更加接近，需要将非线性静力分析的结果保存步数增加，取值

可与时程分析接近。 

解 决 办 法解 决 办 法/SOLUTION
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非非线线性性静静力力分分析析的的结结果果保保存存步步数数 

经过以上修改后，非线性时程工况与非线性静力工况的计算结果非常接近，其中 F-1 为修改后的非线性静力工况。计算

结果如下图所示。 

 
修修改改后后 4#节节点点位位移移 

 

修修改改后后结结构构基基底底反反力力 

 

编写：吴文博 
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施工阶段划分对收缩徐变的影响  

本案例主要介绍阶段施工分析中考虑收缩徐变时不同的阶段时长划分对计算结果的影响。 

使用软件 

SAP2000 23.3.0  

模型简介 

该模型为预应力混凝土框架结构，整体布置如下图所示。该结构主要分为两个部分施工，其中顶板设置有后浇带，具体

位置如下图所示。 

  

图图 1. 模模型型示示意意图图 

问题描述 

对该模型进行阶段施工分析，并考虑混凝土的收缩及徐变效应。其中阶段施工的第七阶段“STAGE 7”，已完成所有结构

的施工，第八阶段“STAGE 8”用于考虑施工完成 260 天后混凝土收缩及徐变对结构的影响，其定义方式如图 2-a 所示。但是

如果将 260 天的时间流逝分为 6 个阶段（50×5+10 天）计算时，如图 2-b 所示。在最终阶段，两种定义方式计算的楼板顶部

应力 s22 差异很大，如图 3-a 和图 3-b 所示。 

 

图图 2-a 单单个个阶阶段段                                                    图图 2-b 多多个个阶阶段段 
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图图 3-a 单单个个阶阶段段 s22 应应力力分分布布            图图 3-b 多多个个阶阶段段 s22 应应力力分分布布 

解决办法 

两种计算结果不一致的原因是施工阶段分析中混凝土的计算时间步长划分不合理。对于静定结构，收缩徐变不会导致结

构内力分布的变化。但是对于超静定结构，徐变会导致构件应力的重分布，应力的重分布反过来又会影响徐变荷载的变化，

因此计算时采用合理的计算时间步长是很重要的。 

由于混凝土的龄期越小其收缩徐变的效应越明显，因此在龄期较小的时候需要使用较小的计算时间步长。计算的时间步

长越小其计算结果也就越精确。对于某一个施工阶段，建议查看模型该阶段中混凝土的最小龄期，保证该阶段的计算步长不

大于混凝土的最小龄期，计算步长设置的越小，其结果越精确。例如，某一个施工步是在上一步结构完成后的第 10 天时添加

混凝土，那么该施工步混凝土的最小龄期为 10 天。计算时需要保证该阶段的计算步长不大于 10 天，可设置一个较小的时间

步长，如 2 到 5 天。 

问题模型中将 260 天的时间流逝分为 6 个阶段，阶段时长按“50 天×5+10 天”划分是不合理的。由于混凝土龄期较小时

计算的时间步长需要更小，因此初始阶段的步长应该更小才合适。如果想使用 6 个独立的阶段计算，那么建议采用时间步长

为 5+10 +20+35+65+125=260（单位：天），或者类似分布的时间步长。该模型时间步长调整为 5+10 +20+35+65+125 后的计算

结果如图 4-b 所示，其结果趋于合理。 

           

图图 4-a 工工况况定定义义                                 图图 4-b 修修改改后后 s22 应应力力分分布布 

 

编写：吕良 
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编写：吕良 
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索建模的初始几何位置  

本案例主要分析索建模时其初始几何位置的问题。 

使用软件 

SAP2000 V23.3.0 

模型简介 

该模型为两跨 20m 柔性支架模型，结构布置如下图所示。 

 

图图 1 变变截截面面梁梁图图纸纸 

问题描述 

该结构中的索通过“索-未变形长度”的方式定义，如图 2 所示，变形前索长为 20m。在建模时分别勾选该窗口中 “变

形前几何形状”和“变形后几何形状”两个选项建立了两个不同的模型，模型 A 和模型 B。并分别为这两个模型中的索指定

了相同的目标力 160KN。运行目标力工况后，两种定义方式的索内力基本一致，如图 3-a 和图 3-b 所示；但是两者的变形（U3

方向的位移）却相差很大。其中模型A 跨中节点竖向位移为-0.4051mm，如图4-a所示。模型B 跨中节点向上移动了143.2541mm，

如图 4-b 所示，这是为何？ 

   

图图 2 定定义义初初始始状状态态  

工程应用常见问题案例解析
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图图 3-a 模模型型 A 轴轴力力图图                                      图图 3-b 模模型型 B 轴轴力力图图 

 

图图 4-a 模模型型 A 跨跨中中节节点点位位移移                                      图图 4-b 模模型型 B 跨跨中中节节点点位位移移 

解决办法 

显示位移差异较大主要是由于索建模的初始位置不同。索各段节点的初始坐标由【索的初始几何信息】窗口“分段点坐

标”中的选项“变形前几何形状”或“变形后几何形状”确定。定义索的初始几何信息时，程序会依据索两端点的位置和索

的无应力长度，计算索在自重作用下的初始几何位置，即各个分段点的坐标。对于模型 A，索的初始几何位置是通过索变形前

各控制点的坐标绘制的，如图 5-a 所示，可以看到各个控制点的 z 坐标均为 3000mm。对于模型 B，索的初始几何位置是依据

索变形后的各控制点绘制的，其坐标如图 5-b 所示。可以看到各个控制点的 z 轴坐标均不相同，其跨中节点 z 坐标为

2856.3861mm。 

 

 

 

图图 3-a 模模型型 A 轴轴力力图图                                      图图 3-b 模模型型 B 轴轴力力图图 

 

图图 4-a 模模型型 A 跨跨中中节节点点位位移移                                      图图 4-b 模模型型 B 跨跨中中节节点点位位移移 

解决办法 

显示位移差异较大主要是由于索建模的初始位置不同。索各段节点的初始坐标由【索的初始几何信息】窗口“分段点坐

标”中的选项“变形前几何形状”或“变形后几何形状”确定。定义索的初始几何信息时，程序会依据索两端点的位置和索

的无应力长度，计算索在自重作用下的初始几何位置，即各个分段点的坐标。对于模型 A，索的初始几何位置是通过索变形前

各控制点的坐标绘制的，如图 5-a 所示，可以看到各个控制点的 z 坐标均为 3000mm。对于模型 B，索的初始几何位置是依据

索变形后的各控制点绘制的，其坐标如图 5-b 所示。可以看到各个控制点的 z 轴坐标均不相同，其跨中节点 z 坐标为

2856.3861mm。 

工程应用常见问题案例解析
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图图 5-a 变变形形前前节节点点的的坐坐标标 

 

图图 5-b 变变形形后后节节点点坐坐标标 

将这两个模型跨中节点的坐标及位移整理到下侧表格，并计算跨中节点的最终 z 坐标。可以看到两个模型计算的跨中节

点最终位置基本相同，相差小于 1%。两者最终位移稍有不同原因是由于目标力工况中两者的索力并非完全相同。由此可知，

虽然索的初始建模坐标不同，但是在相同的工况下这两种方式建立的模型是等效的。 

跨跨中中节节点点 模模型型 A 模模型型 B 

初始 z 坐标（单位 mm） 3000 2856.3861 

竖向位移（单位 mm） -0.4051 143.2541 

最终 z 坐标（单位 mm） 3000-0.4051=2999.595 2856.3861+143.2541=2999.640 

 

编写：吕良 
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地下管廊柱轴力“上大下小”的原因  

本案例主要介绍采用 SAP2000 软件分析某地下管廊结构时，恒载 DEAD 工况下柱顶轴压力大、柱底轴压力小的原因。 

使用软件 

SAP2000 v23.3.0 

模型简介 

如图 1 所示，某地下管廊结构由框架单元和壳单元组成。其中侧壁上施加了侧向土压力，框架上施加了相应的节点荷载

（图 2），板底用面弹簧来模拟地基基础协调变形。 

 

图图 1 地地下下管管廊廊结结构构模模型型 

 
图图 2 框框架架上上的的节节点点荷荷载载（（恒恒载载）） 

 

 

 

工程应用常见问题案例解析
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问题描述 

该模型运行分析后发现，恒载作用下，框架柱的柱顶轴压力大，柱底轴压力小（图 3）。请问，这是什么原因？  

 

图图 3 框框架架柱柱的的柱柱底底（（0m 处处））和和柱柱顶顶（（3.35m 处处））轴轴力力（（恒恒载载工工况况）） 

解决办法 

可以用一个更简化的例子来说明该现象：图 4 为一面墙，墙体用壳单元模拟，墙居中位置布置一框架柱，在框

架柱顶部施加 100kN的竖向力，墙底施加点弹簧约束，同时考虑结构自重。运行分析后，查看单元内力。图 5 为柱

轴力图和墙体的内力分布图。从图 5 可以看出，柱的竖向力从柱顶开始逐渐减小。因为竖向力通过柱和墙的协调变

形，将其中一部分力转移到周边墙体。使得框架柱的轴力存在“上大下小”的趋势。而地下管廊结构的板底采用的是

面弹簧，在竖向恒载作用下，墙体和框架柱的协调变形，也会产生类似效应。这就是地下管廊结构 32 号柱子轴力“上

大下小”的原因。 

  
图图 4 简简化化说说明明模模型型                                        图图 5 柱柱轴轴力力图图和和墙墙体体竖竖向向内内力力图图（（恒恒载载工工况况）） 

 

编写：郑翔 
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净 /毛面积比对檩条不起作用  

本案例主要介绍采用 SAP2000 软件分析某光伏支架时，净/毛面积比不起作用的原因和处理方法。 

使用软件 

SAP2000 v23.3.0 

模型简介 

某光伏支架结构（图 1），柱底固定，檩条采用 C 型截面。 

 

图图 1 某某光光伏伏支支架架结结构构模模型型 

问题描述 

通过【设计>钢框架设计>查看修改覆盖项】命令，把檩条的净毛面积比从 0.95 修改为 0.85 后，其应力比完全没有变

化，请问这是什么原因？  

 

图图 2 钢钢框框架架设设计计覆覆盖盖项项 

 

 

工程应用常见问题案例解析
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解决办法 

SAP2000 的净/毛面积比只对设计公式的轴力项进行折减，不对弯矩项进行折减。光伏支架的檩条为受弯构件，强度计

算时轴力项为零（图 3），因此净/毛面积比对应力比计算结果无影响。 

从构件本身及节点连接考虑，净/毛面积比主要是考虑连接节点处开孔导致截面损失，进而承载力降低。但是，对于檩

条这种受弯为主的构件，螺栓连接节点位置在端部，而弯矩最大位置在跨中且跨中截面无削弱，即节点开孔并不会影响构件

的承载力。 

综上所述：对于檩条这种受弯构件，其轴力项为零，净/毛面积比对应力比计算结果无影响。 

 

图图 3 檩檩条条计计算算信信息息 

 

编写：郑翔 

  

解 决 办 法解 决 办 法/SOLUTION
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核心筒地下部分整体位移角提取  

本案例介绍两种方式，提取隔震模型下沉剪力墙筒体整体的层间位移角。 

使用软件 

ETABS v19.1.0 

模型简介 

该模型为框架-核心筒高层隔震工程，因控制支座拉应力不超过 1Mp 的需要，采用“局部地下室下沉隔震”方案。 

  

 

问题描述 

原模型标高±0.00m 以下的结构，分多层建立，各层高不一样，如下图所示。大震弹塑性时程工况下，想要将标高±

0.00m~-13.2m 范围内墙视为一层，如何统计其核心筒剪力墙地下部分整体的层间位移角？ 

 

原原始始模模型型层层高高数数据据 

工程应用常见问题案例解析
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工程应用常见问题案例解析

 

 

解决办法 1 

想要提取各部分核心筒剪力墙时程工况下的层间位移角（位移角=上下节点的位移差/层高），可以将各部分核心筒分别指

定到不同的塔，塔的层高根据需求来定义，直接提取各塔的结果。具体操作步骤如下： 

1. 点击菜单栏【选项】>【多塔开关】，打开多塔。 

2. 窗口空白处右键，点击【添加/修改轴网】，添加塔 T2、T3、T4，给 T2~T4 指定同样的楼层数据，程序内部计算位移

角时，将会用到塔内层高的数值。选中 A 部分的对象，将其指定到 T2 内，选中 B 部分的对象，将其指定到 T3 内，

选中 C 部分的对象，将其指定到 T4 内。注意，下图中 Story2 的层高覆盖了核心筒的地下部分，Story2 的层间位移

角正是所需要的结果。 

 

 
3. 通过显示表格，提取 Story Drifts 显示各塔的层间位移角，如下图左侧所示，如果需要查看整个时程的位移角，可以

选择逐步输出，如下图右侧所示。 
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解决办法 2 

选取剪力墙的 4 个角点，通过定义“广义位移”的方式输出层间位移角。以其中一个核心筒（T4）的某个角部节点为例，

演示具体操作步骤： 

 

1. 点击【定义>广义位移】，点击【添加广义位移】弹出下图的窗口，类型选择“平动”，填写顶部角点的唯一名 829，

系数为 1/H，然后填写底部节点的唯一名 51，系数为-1/H，表示程序计算出两个节点的位移后分别乘以各自的比例

系数，然后求和，H 值为核心筒地下部分的高度。广义位移的更多信息参考链接。 

 

2. 运行工况后，通过查看表格，可以直接提取广义的结果，即所需要的核心筒地下部分整体的位移角。 

 

 

编写：杨硕  

解 决 办 法 ( 2 )解 决 办 法 ( 2 ) /SOLUTION

工程应用常见问题案例解析
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转换模型周期差异的原因

本案例主要介绍用 CiSDesignCenter 进行模型转换时，YJK 模型与 ETABS 模型周期对比误差原因之一 

使用软件 

ETABS v19.1.0 

模型简介 

该模型为一个高为 120m 的超高层框架结构。 

问题描述 

原结构为 YJK 模型，通过结构设计软件 CiSDesignCenter 转换为

ETABS 模型，分析完毕后，两软件模型的周期误差对比超过了 5%，请问

原因出在哪？

解决办法 

结构周期的计算公式为 m
kT 2= ，周期只与结构的质量矩阵 M 和刚度矩阵 K 有关，对比了 YJK 模型与 ETABS 模型

的质量，误差很小，如下图所示。

可以发现，周期误差过大，更多可能是结构刚度不同造成的，经过检查发现，YJK 的模型有勾选“考虑 P-Δ效应”，模态

分析的时候，考虑了几何刚度对结构整体刚度的折减，如下图所示。

工程应用常见问题案例解析
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ETABS 模型的模态分析未考虑几何非线性对结构刚度的影响。故按照下图，补充上相关设置。 

 

修改后，周期吻合良好，如下图所示。所以，进行模型对比时，两软件模型的对应参数设置应保持一致。 

 

 

编写：杨硕 
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梁柱加腋节点的强度对比  

本案例主要介绍在 IDEA 中构件长度对钢节点强度校核结果的影响。 

使用软件 

IDEA v21 

模型简介 

如图 1 所示，工字钢的梁柱平面节点采用加腋和不加腋两种设计方案，二者采用完全相同的钢材牌号、构件截面、焊缝

尺寸和梁端荷载。其中，梁端和柱翼缘以及加腋板和梁柱之间采用对接焊缝，梁和柱的横向加劲板采用角焊缝。 

   

图图 1 梁梁柱柱节节点点的的加加腋腋模模型型对对比比 

问题描述 

如图 2 所示，加腋模型（左）的最大塑性应变（46.1%）和焊缝的最大承载比（110.7%）均大于非加腋模型（右）的对应

值（5.5%和 92.0%），也就是加腋节点的强度更低。请问，如何解释这种不合理的“梁柱节点加腋后，强度反而降低”的现象？ 

 

图图 2 梁梁柱柱节节点点的的校校核核结结果果对对比比 

使 用 软 件使 用 软 件/SOFTWARE

模 型 简 介模 型 简 介/MODEL

问 题 描 述问 题 描 述/PROBLEM

工程应用常见问题案例解析
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解决办法 

如图 3 所示，由于加腋节点中的梁段长度增加，理论节点处的荷载偏移至梁自由端后的弯矩也会增大，即：61.3kN·m＞

52.8kN·m。因此，加腋节点中位于梁自由端附近的板件应变必然大于非加腋节点。同理，加腋梁模型中承载力不足的焊缝也

出现在梁的横向加劲板处，而非加腋梁模型中并不存在该板件。 

整体来讲，由于以上两个梁柱节点在构造措施、构件长度以及梁端荷载等方面的差异，我们不能简单地认为“梁柱节点

加腋后，强度反而降低”。事实上，在加腋节点中造成强度降低的焊缝和板件在非加腋节点中根本不存在，二者不存在可比性。 

 

图图 3 梁梁柱柱节节点点的的构构件件内内力力对对比比 

如图 4 所示，如果将非加腋梁的长度修改为与加腋梁相同，梁自由端的弯矩也随之更新为 61.3 kN·m。此时，非加腋梁的

翼缘和腹板均存在类似于加腋梁的塑性应变超限，最大塑性应力也非常接近（46.1% vs 46.2%）。从两个模型的计算结果来看，

构件强度不足是造成校核不通过的主要原因，但加腋节点的承载力大于非加腋节点。 

 

图图 4 非非加加腋腋梁梁的的构构件件内内力力和和校校核核结结果果（（修修改改长长度度后后）） 

 

编写：张志国 

  

工程应用常见问题案例解析
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桥台纠偏分析结果异常  

本案例主要介绍加固排桩模拟方式有误导致的分析结果与实际情况不符的问题。 

使用软件 

PLAXIS 3D CE V22 

模型简介 

模型如图 1 所示，长宽约 100×60m，土层厚度约 60m，既有桥墩包括桩基础、承台及上部荷载。台后（右侧）用高压旋

喷桩进行加固，台前用 MJS 工法加排桩进行加固。排桩腰梁上施加顶推荷载，分析荷载作用下桥台及桥墩响应。 

 
图图 1 几几何何模模型型图图 

问题描述 

纠偏荷载作用下，变形结果与预计的实际情况相差较大。 

解决办法 

该模型涉及到结构单元之间的连接错误以及水平受力排桩模拟方法的错误。 

 

图图 2 主主要要问问题题点点 

工程应用常见问题案例解析
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如图 2 所示，一排 Embedded 桩单元用来模拟排桩，梁单元用来模拟腰梁。但在 PLAXIS3D 中，Embedded 桩单元只支持

设定其某一个端点上的连接（默认为顶部），桩侧节点与另一个端点默认与周围土体通过弹簧连接（模拟桩、土之间的相互作

用，如图 3 所示）。所以梁单元横跨 Embedded 桩单元的建模是有误的。 

 
图图 3 Embedded 桩桩单单元元的的连连接接特特性性 

其次，水平受力为主的排桩，并不建议采用 Embedded 桩单元来处理。可采用板单元来等效处理。板单元的参数应采用

等效刚度原则，将桩径为 D，间距为 t 的排桩等效为长度为 D+t 的连续墙，计算等效后的墙厚 h 作为板单元的厚度输入值。用

板单元模拟排桩，也很好地处理了与冠梁、腰梁（梁单元）之间的连接问题。 

调整后的模型如图 4 所示。 

 
图图 4 调调整整后后的的几几何何模模型型 

 

编写：郭晓通 
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真空预压分析中不正确的潜水位结果  

本案例主要展示真空预压分析模型中潜水位结果异常的解决办法 

使用软件 

PLAXIS 2D CE V22 

模型简介 

模型长 50m，土层深度 30m，模型右侧设置 10 排塑料排水板进行真空预压法的软基处理分析，塑料排水板间距为

1.2m，吸力值为 80kpa。 

 

图图 1 几几何何模模型型示示意意图图  

问题描述 

真空固结 10 天后，得到的模型潜水位分布如图 2 所示，排水线周围出现了异常的水位线。 

 
图图 2 水水位位线线分分布布图图 

工程应用常见问题案例解析
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解决办法 

对于水位线形状的问题，我们可以通过查看饱和度/孔隙水压力的分布来进行结果的检查。 

 

图图 3 饱饱和和度度分分布布图图 

如图 3 所示，每排排水线周围均出现了小范围的非饱和区，饱和度约百分之 20 左右。 

土体内部非饱和区的饱和度-基质吸力关系主要受土体的非饱和土-水特征曲线控制。在 PLAXIS 中，土-水特征曲线可以在

土层参数中的地下水选项卡下去定义。如图 4，模型在非饱和区设置上采用了默认的 V-G 模型以及标准数据库中的“粗糙”类

别定义了土-水特征曲线。 

 

图图 4 非非饱饱和和模模型型及及土土-水水特特征征曲曲线线的的定定义义 

工程应用常见问题案例解析

解 决 办 法解 决 办 法/SOLUTION
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由于 PLAXIS 不支持定义气压/吸力，所以在真空预压分析过程中我们事实上在用水压/吸力去等效模拟气压/吸力。 

为了避免非饱和基质吸力对真空预压过程的影响，建议使用完全的饱和模型来进行分析。 

 

图图 5 非非饱饱和和模模型型及及土土-水水特特征征曲曲线线的的定定义义 

    更换土层非饱和模型后的土体沉降云图及潜水位分布图如图 6 所示。 

 

图图 6 非非饱饱和和模模型型及及土土-水水特特征征曲曲线线的的定定义义 

 

编写：郭晓通 
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地基处理及围堤施工过程分析计算报错  

本案例主要展示某地基处理及围堤施工过程分析模型中出现的“Picos 求解器求解错误”问题的解决办法。 

使用软件 

PLAXIS 3D CE V22 

模型简介  

模型长宽均约 200×10m，模型右侧采用 DCM 工法桩进行软土的处理，随后施工右侧围堤。模型左侧采用碎石桩的处理

方法，随后进行上部堆载。 

 

图图 1 模模型型示示意意图图 

问题描述 

在围堤施工的分析阶段中，提示“Picos 求解器：解法有误，收敛缓慢”。 

 
图图 2 日日志志中中的的错错误误提提示示 

解决办法 

该错误提示首先考虑是否由网格质量差引起。如图 3 所示，查看网格质量，发现红色三角形的位置存在畸形网格单元，

尤其在围堤的左侧表面位置处网格质量极差。 

 

工程应用常见问题案例解析
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图图 3 网网格格质质量量图图 

考虑到模型并不复杂，畸形的网格单元非常可能是由几何模型的建模误差引起的。切换到网格模式，输入 checkgeometry 

命令，查询到模型中有多组相邻几何对象（如图 4）。 

 

图图 4 几几何何模模型型检检查查结结果果 

 

在众多相邻对象中，Volume_1_Volume_4_1 就是围堤左侧表面位置处的体对象，该体对象是由 Volume_1 和 Volume_4_1

两个体对象间相互切割而出现的，即由于建模误差，Volume_1 和 Volume_4_1 并没有贴合在一起。 

 
图图 5 几几何何模模型型错错误误的的位位置置 

该模型的调整方式为：先分解并删除掉 Volume_1 和 Volume_4_1 两个既有的体对象，通过做“相交与重新聚类”运算处
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图图 3 网网格格质质量量图图 

考虑到模型并不复杂，畸形的网格单元非常可能是由几何模型的建模误差引起的。切换到网格模式，输入 checkgeometry 

命令，查询到模型中有多组相邻几何对象（如图 4）。 

 

图图 4 几几何何模模型型检检查查结结果果 

 

在众多相邻对象中，Volume_1_Volume_4_1 就是围堤左侧表面位置处的体对象，该体对象是由 Volume_1 和 Volume_4_1

两个体对象间相互切割而出现的，即由于建模误差，Volume_1 和 Volume_4_1 并没有贴合在一起。 

 
图图 5 几几何何模模型型错错误误的的位位置置 

该模型的调整方式为：先分解并删除掉 Volume_1 和 Volume_4_1 两个既有的体对象，通过做“相交与重新聚类”运算处

 

 

理面对象之间的相交问题后，再将面拉伸回体对象。 

 

编写：郭晓通 

 

  

 

 

理面对象之间的相交问题后，再将面拉伸回体对象。 

 

编写：郭晓通 

 

  



 

 

围堰降水模拟中的渗流计算设置问题  

本案例主要展示围堰内部降水分析的渗流边界条件设置方法。 

使用软件 

PLAXIS 2D CE V22 

模型简介 

如图 1 所示，模型长 400m，土层高度约 30m，为一围堰的施工分析模型。整体的施工顺序包括：淤泥层的开挖、围堰的

施工、围堰底部止水帷幕的施工、围堰内部的降水。 

 

图 1 模型示意图 

问题描述 

围堰降水分析的过程中，出现地下水渗流分析未达到极限状态的错误提示。 

 
图图 2 地地下下水水渗渗流流分分析析未未达达到到极极限限状状态态提提示示 

解决办法 

“地下水渗流分析未达到最终状态”即地下水分析不收敛。对于该错误提示，通用的解决办法是：考虑增加渗流控制参

数中的最大步数；尝试检查模型中的渗流边界条件设置；尝试将模型进行网格加密；避免出现渗透系数差异较大的土层及简

化复杂的几何形状等。 

对于该模型，我们首先检查其地下水的渗流边界条件。如图 3 所示，用户绘制了一条降水过后的水位线，将该水位作为

全局水位来模拟进行降水后的地下水渗流边界条件。 

 
图图 3 地地下下水水渗渗流流分分析析未未达达到到极极限限状状态态提提示示 

这种方式是有误的。水位线定义地下水渗流边界条件的机制是：水位线可以定义与模型轮廓相交位置处的水头边界。利

工程应用常见问题案例解析

使 用 软 件使 用 软 件/SOFTWARE

模 型 简 介模 型 简 介/MODEL

问 题 描 述问 题 描 述/PROBLEM

解 决 办 法解 决 办 法/SOLUTION
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工程应用常见问题案例解析

图图 4 2D 基基坑坑降降水水的的常常用用设设置置方方式式 

但在该围堰模型中，水位线并未能实现坑内低水头边界的定义。用户可以使用水位线来定义围堰外部的水头边界，然后

在围堰内部，手动创建 h=-9m 的常水头边界条件来模拟围堰内部降水产生的渗流场，如图 5 所示。 

图图 5 修修正正后后的的渗渗流流边边界界条条件件设设置置方方式式 

调整后，计算所得模型内部的孔压分布如图 6 所示。 

图图 6 修修正正后后模模型型内内部部的的孔孔压压分分布布 

编写：郭晓通

围堰降水模拟中的渗流计算设置问题

本案例主要展示围堰内部降水分析的渗流边界条件设置方法。

使用软件

PLAXIS 2D CE V22

模型简介

如图 1 所示，模型长 400m，土层高度约 30m，为一围堰的施工分析模型。整体的施工顺序包括：淤泥层的开挖、围堰的

施工、围堰底部止水帷幕的施工、围堰内部的降水。

图 1 模型示意图

问题描述

围堰降水分析的过程中，出现地下水渗流分析未达到极限状态的错误提示。

图图 2 地地下下水水渗渗流流分分析析未未达达到到极极限限状状态态提提示示

解决办法

“地下水渗流分析未达到最终状态”即地下水分析不收敛。对于该错误提示，通用的解决办法是：考虑增加渗流控制参

数中的最大步数；尝试检查模型中的渗流边界条件设置；尝试将模型进行网格加密；避免出现渗透系数差异较大的土层及简

化复杂的几何形状等。

对于该模型，我们首先检查其地下水的渗流边界条件。如图 3 所示，用户绘制了一条降水过后的水位线，将该水位作为

全局水位来模拟进行降水后的地下水渗流边界条件。

图图 3 地地下下水水渗渗流流分分析析未未达达到到极极限限状状态态提提示示

这种方式是有误的。水位线定义地下水渗流边界条件的机制是：水位线可以定义与模型轮廓相交位置处的水头边界。利

用这种机制，在二维基坑降水分析中，我们可以用绘制水位的方式快捷定义降水。如图 4 所示 。



新增及改进功能

点击了解更多功能特性

由于材料数据库和单位体系发生重大变化，

PLAXIS 3D CONNECT Edition 22 将与版本 21 一

起安装，而不是覆盖版本。使用 PLAXIS 3D V22
打开 PLAXIS 3D V21 项目时，项目将自动保存为

带有 _converted 后缀的转换副本，并需要重新计

算。当使用非国际单位制（SI）单位时，网格也需

要重新生成。

为了改进对于岩石蠕变问题的分析，V22 版本在

N2PC-Salt 本构模型中添加了莫尔 - 库仑破坏准则。

该模型被添加为用户自定义本构中 n2pc_salt64.dll
下的 CreepRock_N2PC_MCT。

V22 版本中加入了新的结构单元类型非连续单元，

用于模拟不连续的缝隙、节理、断层等对象。

对材料数据库中材料对象的数据结构进行了重大

调整，从而为材料对象提供了更好的命令流支持、

侧面板警告和编辑体验。 这一变化还意味着： 
材料数据库的修改可能会对旧的命令或 Python
脚本不兼容 旧全局材质数据库文件（*.matbd）
不再兼容 PLAXIS 后处理程序只能读取当前版本

中计算并保存的 PLAXIS 文件 PLAXIS SoilTest*
不支持 *.vlc 格式的文件 PLAXIS 2D Classic 转

换器与此版本不兼容

将 Python 环境升级为 Python 3.8.x，用于修复

OpenSSL 等库中的安全漏洞。

V22 版本改进了导入和导出为 *.DXF 和 *.STEP 文

件时对于项目单位的处理。 增加了对导出期间编

写自定义项目单位的支持。 “导入”窗口现在提

供了一个侧面板，其中包含警告和对导入日志的访

问。

通过一个统一的单位制改进了对项目单位的处理，

在项目单位发生变化后 PLAXIS 会保持模型物理尺

寸的一致性。

PLAXIS 2D V22PLAXIS 2D V22 新增及改进功能新增及改进功能

兼容性说明兼容性说明

新的岩体本构模型：N2PC-MCT新的岩体本构模型：N2PC-MCT

不连续单元不连续单元

材料数据库的数据结构调整材料数据库的数据结构调整

升级的 Python 环境升级的 Python 环境

改进了 DXF 和 STEP 文件的导入和导出改进了 DXF 和 STEP 文件的导入和导出

单位系统的改进单位系统的改进

•

•

•

•

•

•

•
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新增及改进功能

点击了解更多功能特性

由于材料数据库和单位体系发生重大变化，

PLAXIS 3D CONNECT Edition 22 将与版本 21 一

起安装，而不是覆盖版本。使用 PLAXIS 3D V22
打开 PLAXIS 3D V21 项目时，项目将自动保存为

带有 _converted 后缀的转换副本，并需要重新计

算。当使用非国际单位制（SI）单位时，网格也需

要重新生成。

由于材料数据库和单位体系发生重大变化，

PLAXIS 3D CONNECT Edition 22 将与版本 21 一

起安装，而不是覆盖版本。使用 PLAXIS 3D V22
打开 PLAXIS 3D V21 项目时，项目将自动保存为

带有 _converted 后缀的转换副本，并需要重新计

算。当使用非国际单位制（SI）单位时，网格也需

要重新生成。

对材料数据库中材料对象的数据结构进行了重大调

整，从而为材料对象提供了更好的命令流支持、侧

面板警告和编辑体验。 这一变化还意味着： 材料

数据库的修改可能会对旧的命令或 Python 脚本不

兼容 旧全局材质数据库文件（*.matbd）不再兼容 
PLAXIS 后处理程序只能读取当前版本中计算并保

存的 PLAXIS 文件 PLAXIS SoilTest* 不支持 *.vlc
格式的文件

V22 版本改进了导入和导出为 *.DXF 和 *.STEP
文件时对于项目单位的处理。 增加了对导出期间

编写自定义项目单位的支持。 “导入”窗口现在

提供了一个侧面板，其中包含警告和对导入日志

的访问。

现在可以通过超级单元导入、导出反作用力与位移，

配合结构分析软件包处理土 - 结构的相互作用。

支持手动定义多段曲线的局部轴。

22 版本现在可以导入 *.OBJ 和 *.STL 格式的由三

角形面组成的地表与地层曲面。

将 Python 环境升级为 Python 3.8.x，用于修复

OpenSSL 等库中的安全漏洞。

PLAXIS 3D V22PLAXIS 3D V22 新增及改进功能新增及改进功能

兼容性说明兼容性说明

新的岩体本构模型：N2PC-MCT新的岩体本构模型：N2PC-MCT

材料数据库的数据结构调整材料数据库的数据结构调整

改进了 DXF 和 STEP 文件的导入和导出改进了 DXF 和 STEP 文件的导入和导出

技术预览：土 - 结构相互作用（SSI）技术预览：土 - 结构相互作用（SSI）

多段曲线 (polycurve) 对象的局部轴多段曲线 (polycurve) 对象的局部轴

技术预览：支持导入三角形面组成的地表、技术预览：支持导入三角形面组成的地表、
地层曲面地层曲面

升级的 Python 环境升级的 Python 环境

•

•

•

•

•

•

•

•
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新增及改进功能

点击了解更多功能特性

新增支承线功能，以便于更快地创建设计板带、钢束和板块。可以

在屏幕窗口中直接绘制和编辑支承线，也可以沿轴网线自动生成。

样式活荷载现在可以作为一种荷载类型使用，允许手动将活荷载指

定到结构的不同区域，并在荷载组合中自动变化以产生最大响应。

新的阶段施工操作可用于改变框架和壳的刚度修正以及框架的端部

释放。利用属性修正或端部释放的命名集，这些操作可以应用于单

个对象或对象组。

完善了楼板后张预应力（PT）设计的报告，可以通过表格和图形显

示设计板带在每个测站的抗弯承载力，以及通过表格显示由后张预

应力（PT）引起的沿板带的预压力。

……

新增基于澳大利亚规范 AS/NZS 1170.2:2021 的自动风荷载

对于具有大量无阻尼线性连接单元的非线性模态时程分析（FNA），

ETABS 的计算速度显著提升，尤其适用于弹性地基支承的网格密集

的基础筏板

现在可以将温度梯度荷载指定给框架和壳，用来模拟温度沿截面厚

度的变化，这往往会引起弯曲变形。

分析引擎已针对较新的 AMD CPU 进行了优化。

板块（Slab panels）是一种新型的建模对象，它可以基于轴网或支

承线自动生成，也可以由用户绘制。它们依附在楼板体系，借助板

块可以施加用于分析活荷载不利布置的活荷载分布样式，也可用于

提取中间板块位移和土压力的数据报告。

现在可以沿板对象内的线指定弯矩和剪力释放。之前只能沿板对象

的边界指定释放。

新增基于澳大利亚规范 AS3600-2018 的混凝土时间相关属性，包括

徐变、收缩和随龄期变化的刚度。

现在可以将比例因子应用于材料的时间相关属性——徐变、收缩和

刚度——允许对特殊情况下的行为进行更多控制。

ETABS V20.1.0ETABS V20.1.0 新增及改进功能新增及改进功能

结构模型结构模型

加载功能加载功能

分析功能分析功能

设计功能设计功能

•

•

•

•

•

•

•

•

•

•

•

•
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可直接将任意一个主梁或是桥梁布局线设为参考线通过参数化的方

式布置预应力钢筋。

新增 AASHTO LRFD 2020 桥梁上部结构设计规范该新规范也可以

用于桥梁承载能力的评估。

基于欧标1992-1-1:2004的混凝土壳配筋功能得到进一步增强，包括：

新增设计首选项和国家附录，迭代计算最优配筋面积，适用于变厚

度壳的配筋计算以及输出配筋细节的数据库表格。

新增基于澳大利亚规范 AS3600-2018 的混凝土时变属性如：混凝土

的徐变和收缩、随混凝土龄期变化的材料刚度。

调整钢束有效预应力的计算方法，调整后程序将直接读取每个钢束

的有效预应力参与计算，其计算结果将更加精确。

针对槽形截面和通用截面，新增关于剪切中心的控制选项。默认情

况下，SAP2000 考虑剪切中心偏移造成的主弯矩、剪力 V2 和扭矩

之间的耦合效应。当然，用户也可以根据需要关闭该选项。

依据 JTG 3362-2018 规范修正了抗剪切验算的公式，依据（5.2.9-2
条）调整了 fcuk、fpv、fsv 的取值，并对数据结果列表了做了相应

的修正。

依据 JTG 3662-2018 规范修正了扭转验算方法，用户可以选择按纯

扭或是扭转剪切分别进行验，依据（5.5.1-1 条）修正了箱形截面有

效壁厚折减系数 β_α 和核心区混凝土面积 A_cor 的计算公式，并

对数据结果列表了做了相应的修正。

新增混凝土预制 I 型梁桥和 T 型梁桥在双排支座处合拢浇筑段的模

拟方法该方法可用于模拟活荷载连续的上部结构或与下部结构浇筑

成整体的上部结构。

新增 I 型钢梁和 U 型钢梁腹板纵向加劲肋的模拟方法。可以逐个对

钢梁指定腹板纵向加劲肋，并在建模、分析、设计及评估时考虑其

刚度。

CSiBridge 24.0.0CSiBridge 24.0.0 新增及改进功能新增及改进功能

建模功能建模功能

桥梁设计与评估桥梁设计与评估

设计功能设计功能

分析功能分析功能

中国设计规范相关的功能改进中国设计规范相关的功能改进

•

•

•

•

•

•

•

•

•

•
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v24.0.0
BRIDGE ANALYSIS, DESIGN AND RATING

新增及改进功能
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新增及改进功能

新增基于加拿大规范 CSA A23.3-19 的混凝土结构设计功能，新增基

于加拿大规范 CSA S16-19 的钢结构设计功能

新增基于澳大利亚规范 AS3600-2018 的混凝土时变属性，如：混凝

土的徐变和收缩、随混凝土龄期变化的材料刚度。

补充并改进了功能界面的汉化。

修改默认荷载组合中相关的分项系数，以满足《建筑与市政工程抗

震通用规范》的要求。

钢结构的名义水平荷载的组合系数，当有地震组合时取 0.5（之前该

组合系数是 1.0），以满足《钢结构通用规范》的要求。

根据 GB50010-2010/JTG D62-2004/TB 10092-2017，完善了内置

预应力钢筋的材料属性。

修复了计算钢结构等效弯矩系数时识别柱上横向荷载的问题。

修复了钢结构设计结果提示信息的显示问题，比如规范条文编号引

用错误。该问题只影响显示，不影响设计过程。

基于欧标1992-1-1:2004的混凝土壳配筋功能得到进一步增强，包括：

新增设计首选项和国家附录，迭代计算最优配筋面积，适用于变厚

度壳的配筋计算以及输出配筋细节的数据库表格。

针对槽形截面和通用截面，新增关于剪切中心的控制选项。默认情

况下，SAP2000 考虑剪切中心偏移造成的主弯矩、剪力 V2 和扭矩

之间的耦合效应。当然，用户也可以根据需要关闭该选项。

SAP2000 24.0.0SAP2000 24.0.0 新增及改进功能新增及改进功能

设计功能设计功能

分析功能分析功能

中国设计规范相关的功能改进中国设计规范相关的功能改进

•

•

•

•

•

•

•

•

•

•
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第十届中国花卉博览会（世纪馆、竹藤馆）结构
关键技术设计与研究

活动报道
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2022 年 2 月 24 日，筑信达“达人坛”特邀华东院事业四部副总黄永强专家给大家介绍了第十届

中国花卉博览会中世纪馆和竹藤馆的结构关键技术。

两个项目均使用 SAP2000 完

成建模与分析。世纪馆东西长约

280m，南北长约 115m，整体为

蝴蝶造型，由于跨度较大，采用了

间接预应力提供约束的自由曲面混

凝土薄壳结构，基于 SAP2000 对

复杂形状对象的自动有限元网格剖

分，完成结构分析。结构设计时通

过四道钢混组合张弦桁架，平衡了

壳体较大的侧推力；通过施加了预应力的环梁和洞口边梁，为壳体自由边界提供水平约束，解决了柱顶

的冲切问题。世纪馆中还有两个技术难点，一是 50m 跨度的连桥，工程师巧妙地采用一榀张弦桁架的

撑点作为连桥吊点，并用 SAP2000 中的线性连接单元和 damper 单元模拟 TMD 阻尼器，解决了连桥

的舒适度问题；二是单边悬挑的旋转楼梯，采用内梯梁与中间钢柱的连接解决稳定问题，同样用 TMD
改善了舒适度问题。

竹藤馆的主体结构为钢框架支撑 + 双层索网，人行桥从馆内

蜿蜒延伸至外，具有灵动性。由于柱位条件，人行桥桥段对挑，

悬挑长度 10m，设计困难，故在悬挑段内采用 12mm 钢板扶手兼

做受力构件，钢板扶手内布置了 6 根悬臂柱，并布置了扶壁加劲

肋，解决了稳定问题。竹藤馆空间造型独特，建模也有一定的难度，

于是通过 RHINO+grasshopper 与 Swallow 联动，参数化找形，

通过二次开发接口 API 导入 SAP2000，得到结构造型。

两个项目涵盖了很多巧妙的设计与构思，让大家感受到了结构之美，表示获益匪浅。

供稿：刘慧璇
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SAFE 是楼板 / 基础体系设计的专业软件，是 CSI 系列的重要产品之一，常被应用于无梁楼盖、预

应力楼盖及各种复杂的楼板 / 基础设计中。由于在建模、分析、设计方面的独特优势，SAFE 可以帮助

工程师对楼盖体系进行更深入的研究。2022 年 3 月 25 日，新版 SAFE V20 正式推出。

SAFEv20中文版发布会暨楼盖体系设
计与应用技术交流会圆满落幕

首先由技术部李立经理介绍了 SAFE 的

产品特色和新增功能，比如活荷载不利布置、

梁板的协同分析、无梁楼盖的受力特征、双

向板的挠度及开裂分析、预应力楼板设计、

不规则楼板的抗震分析等等，给大家建立了

一个“初印象”。

接着，特邀嘉宾上海长福工程结构专项

设计事务所创始人扶长生教授和大家探讨了

现存的重力荷载作用下双向板的分析与设计

问题，包括双向板裂缝形态和主要影响因素、

中国规范的裂缝和挠度计算公式及适用范围、

美标中双向密肋楼盖的设计与分析，以一些

工程实例进行了具体展示。此外，扶总还提

出了地震作用下楼板的分析与设计问题，强

调了楼板的不规则性对抗侧力构件抗震性能

的影响，以及柱支承双向板、转换厚板的抗

震分析设计重点。

最后，由特邀嘉宾北京银泰建构预应力技术股份有限公司的副总经理高顺总工从工程实际层面提出

了楼盖设计中的若干问题。比如以某大梁大板体系 SAFE 设计案例展示了传统的梁板分析方法与梁板

协同分析方法的用钢量对比，分析了一些国内无梁楼盖垮塌事故，分享了地坪设计在国内的现状和现存

问题。

此次发布会从工程案例、规范解析等角度聚焦楼板设计问题，信息丰富，讨论气氛热烈，交流时长

持续了半个小时。通过此次发布会，广大工程师对楼板设计有了更多的思考，感受到了楼盖有限元分析

的必要性，对 SAFE 的强大功能也有了进一步的认识。

供稿：刘慧璇



68

活动报道

适逢第十五届全国大学生结构设计竞赛开展之际，为了让更多参赛师生了解和应用国际领先的

SAP2000 软件，筑信达特组织此次“木塔结构”专题培训，以深入浅出的方式介绍了 SAP2000 软件

在木塔结构中的常见应用及操作例题讲解，通过实际操作案例帮助学生们提高软件的操作技能和使用技

巧，实现用户在短时间内正确、熟练的操作 SAP2000 软件。本次专题培训使用了腾讯会议直播以及公

众号同步直播的形式，并建立专用微信群，课后提供相关软件资料及课程回放视频。

【助力高校 协同创新】“木塔结构”

专题培训圆满落幕

供稿：王晋京

本次培训共分为三次课程，参赛师生关注度较高，总

报名人数达到 360 余人。第一次课是以讲座的形式有幸

邀请到了中国林业科学研究院的王总为我们讲解国内外木

结构建筑的传承与发展，并以应县木塔为代表介绍其受力

特点，课程讲解过程中王总将理论与实际相结合，描述生

动，授课经验丰富，老师同学们积极响应并踊跃提出问题，课后来电咨询技术问题并在培训群里交流探

讨，达到了良好的培训效果。

第二三次课主要是围绕 SAP2000 在木塔结构的应用以及木塔结构模型的建模与计算，从软件功能

应用介绍到建模实操，内容丰富，利用参数化建模，重点讲解解决方案，帮助同学们在第十四届全国大

学生结构设计竞赛中提供全新的思路，没有时间来参加的老师同学课后积极看视频回放进行学习，并积

极交流 提问。

通过本次专题培训，让第一次接触 SAP2000 的老师同学们有了全新的认知，对 SAP2000 的关注

度有所提升，很多同学反馈从中学到了很多，老师反映希望我们以后多开展专题培训，加大与高校的校

企合作。
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