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摘　 要： 为了研究高层钢框架结构在正常使用极限状态下的变形性能，应用有限元软件对 ３０ 层钢框架进行

了全过程分析．采用蒙特卡罗法考虑了结构整体和单个构件的随机初始缺陷，通过概率统计得到了框架变形

的概率密度函数，并比较了多种规范分析方法．结果表明：考虑随机初始缺陷的框架变形接近于无缺陷框架

的结果，初始缺陷对结构非线性影响很小，在分析中可以不考虑；二阶分析的柱顶侧移比一阶变形增加很多，
在高等设计时应根据二阶变形判断结构位移是否满足正常使用极限状态的要求．由此提出一种实用的基于

变形性能的钢框架结构高等设计方法．
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　 　 结构进行高等分析与设计在满足承载能力极

限状态的同时，还应验算正常使用极限状态下的

框架变形．但已有研究发现，按基于极限承载力高

等分析方法设计的多高层钢框架结构，变形验算

往往不符合正常使用极限状态的要求，需要增大

构件截面以满足变形限值，即大多数情况正常使

用极限状态对截面选择和材料用量起控制作

用［１－２］ ．另一方面，在考虑几何非线性影响时，一般

按缺陷最不利分布，将规范规定的结构整体和单



个构件的初始缺陷布置在引起框架变形方向的同

侧，这可能导致多高层钢框架结构的柱顶侧移超

过结构整体垂直度要求，也与实际缺陷呈随机分

布的情况不符．
本文采用蒙特卡罗法拉丁超立方技术模拟了

结构构件随机初始几何缺陷的分布与遇合，应用

ＡＮＳＹＳ 程序对高层钢框架进行大量的二阶弹塑

性高等分析．通过对比多种分析方法研究了初始

缺陷对结构变形性能的影响，由此提出了一种基

于变形性能的实用高等设计方法，为钢结构规范

的修订提供参考．

１　 初始几何缺陷的考虑方法

１ １　 初始几何缺陷实测值

钢结构构件制作和安装误差会产生构件和结

构整体的初始偏差，在施工过程中既要保证各构

件和各节间的误差在容许限值内，也要控制各层

累计误差不超出结构整体垂直度的要求．特别对

于高层和超高层结构，需要现场实测并及时反馈

到构件的制作或安装中去，以满足安装精度的要

求［３］ ．因此，实际结构的初始几何缺陷是有控而随

机分布的．
以 ２ 个已竣工工程结构的垂直度偏差实测验

收记录为例，图 １ 为大连市经济开发区奥镁有限

公司钢结构塔楼的单柱各层垂直度偏差，由浙江

东南网架股份有限公司施工．该结构为钢框架结

构，１１ 层，建筑总高度 ７２ ｍ，建筑面积 ５ ０００ ｍ２ ．
图 ２ 为杭萧钢构股份有限公司施工的成都市大源

高新区成达工程公司总部大楼单柱各层的水平向

垂直度偏差．该结构形式为钢框架－支撑结构体

系，地下 ３ 层，地上 ３４ 层，建筑总高度１３８ ６ ｍ，建
筑面积 ８０ ０００ ｍ２ ．
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图 １　 钢框架结构的垂直度偏差

　 　 从上述工程验收记录看出，实测结构构件的

初始缺陷大小和方向是随机分布的，结构整体垂

直度偏差因各缺陷之间的随机遇合随着层数增加

而逐渐减小，并非呈最不利累积分布．现有工程实

测的垂直度偏差可作为相同类型结构初始缺陷量

化的依据．
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图 ２　 框架－支撑结构的垂直度偏差

１ ２　 规范方法

目前，各国家和地区规范考虑初始缺陷的计

算方法各不相同．美国规范 ＡＩＳＣ（２００５） ［４］ 采用直

接分析法假定整体初始垂直度为层高的 １ ／ ５００，
构件弯曲幅值为 １ ／ １ ０００．

欧洲规范 ＥＣ３（２００３） ［５］ 规定构件的初弯曲

缺陷幅值 ｅ０ ／ ｌ 为 １ ／ ３５０ ～ １ ／ １００，认为结构初始倾

角 ϕ 与该层框架柱的高度 ｈ 和该层柱的个数 ｍ
有关，即

φ ＝
αｈαｍ

２００
． （１）

　 　 在英国规范 ＢＳ５９５０［６］ 和香港 ＨＫＣ—２００５［７］

规范中，若考虑了缺陷的等效名义荷载，则不再与

其他水平荷载进行组合．
我国《钢结构设计规范》 ［８］ 通过假想水平力

来综合体现结构构件的初始缺陷

Ｈｎｉ ＝
αｙＱｉ

２５０
０ ２ ＋ １

ｎｓ
． （２）

　 　 此外，也可以按中国规范 ＧＢ５０２０５—２００１［９］
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规定的多高层钢结构单节柱垂直度允许偏差

ｈ ／ １ ０００、柱侧曲矢高允许偏差 ｈ ／ １ ５００ 及梁弯曲

矢高允许偏差 ｌ ／ １ ２００ 作为结构整体和构件的初

始缺陷， ｈ 为柱高度， ｌ 为梁跨度．
按上述规范计算的结构整体和构件的初始缺

陷一般保守地布置在结构变形的同一方向，夸大

了初始缺陷的不利影响，可能导致多高层钢框架

结构的初始累积缺陷不满足整体垂直度的要求．
１ ３　 蒙特卡罗法

结构各层的初始垂直度偏差及梁柱初始弯曲

间的随机分布有无穷种遇合模式，很难通过理论

方法考虑．而蒙特卡罗法以概率模型为基础，能通

过大量数值模拟试验给出问题近似解，对于解决

与随机变量有关的实际问题十分有效［１０］ ．此外，
通过采用拉丁超立方抽样方法，在多维分布区间

内分层抽样，在每个抽样空间等概率抽取独立随

机数，这样有效减少模拟次数，大大提高了抽样模

拟效率［１１］ ．

２　 计算模型

２ １　 随机几何初始缺陷

在结构中分别引入框架柱顶侧移和初始弯曲

的随机变量 ｕｏ 和 ｖｏ， 框架梁的初始弯曲随机变量

ｗｏ
［１２］ ．由于结构的初始缺陷随机性由单个构件的

独立随机缺陷之和引起，可将各随机变量假设为

正态分布，则第 ｉ 根柱初始随机侧移 ｕｏｉ 和随机弯

曲 ｖｏｉ 的概率密度分别为

ｆ（ｕｏｉ） ＝ １
２πσ１

ｅ －
ｕ２ｏｉ

２σ１
２，ｉ ＝ １，２，…，ｍ． （３）

ｆ（ｖｏｉ） ＝ １
２πσ２

ｅ －
ｖ２ｏｉ

２σ２　
２，ｉ ＝ １，２，…，ｍ． （４）

第 ｉ 根梁的初始随机弯曲变量 ｗｏｉ 的概率密度为

ｆ（ｗｏｉ） ＝ １
２πσ３

ｅ －
ｗ２ｏｉ
２σ３　

２，ｉ ＝ １，２，…，ｎ． （５）

式中： ｍ、ｎ 分别为框架柱和梁的数量； 均方差

σ１ ＝ σ２ ＝ ｈ ／ ９８０ ［１３－１４］； σ３ ＝ ｌ ／ ９８０．
根据失效概率 ｐｆ 与可靠指标 β 的关系，当可

靠指标 β ＝ １ 时，可得

Ｐ ｆ ＝ Φ（ － β） ＝ ０ １５９， （６）
取相对误差一般为 ε ≤０ ２，则样本数 Ｎ 为

Ｎ ＝ ４
（Ｐ ｆ × ε２）

≥ １００
Ｐ ｆ

＝ ６３０． （７）

　 　 由此确定每个随机变量计算的样本数为 ６５０．
　 　 根据上述缺陷随机变量的概率密度函数，采
用自编 Ｍａｔｌａｂ 语言实现蒙特卡罗法拉丁超立方

抽样．以 ＧＢ５０２０５—２００１［９］ 规定的单节柱垂直度

及构件弯曲矢高允许偏差为依据，取规范允许值

的 １ ０５ 倍作为随机初始缺陷的样本限值，分别抽

取框架柱顶初始侧移、柱初始弯曲和梁初始弯曲

的随机缺陷值，每个随机变量的抽样数量均为

６５０．
２ ２　 有限元模型

以 ３０ 层双跨框架为计算模型，高宽比设计为

５，柱距为 ８ ｍ．各层梁柱的优化归并结果见表 １，
为减轻结构自重，框架柱选择箱形截面，框架梁采

用焊接工字钢．选取一榀框架计算的荷载标准值

汇集见图 ３，假设基本风压为 ０ ３０ ｋＮ ／ ｍ２ ．
表 １　 框架构件尺寸

层数
中柱 ／

ｍｍ×ｍｍ
边柱 ／

ｍｍ×ｍｍ
框架梁 ／

ｍｍ×ｍｍ×ｍｍ×ｍｍ

１～５ □１０００×３２ □９００×３０
８００×４００×１６×２５

６～１０ □９００×３０ □８００×２８
１１～１５ □８００×２８ □７００×２５

７５０×４００×１６×２５
１６～２０ □７００×２５ □６００×２２
２１～２５ □６００×２２ □５００×２０

７００×３５０×１６×２５
２６～３０ □５００×２０ □４００×１８

　 　 采用 ＡＮＳＹＳ 有限元软件中 Ｂｅａｍ１８８ 单元模

拟框架，钢材的屈服强度取 ｆｙ ＝ ３４５ Ｎ ／ ｍｍ２，本构

关系为双线性强化模型．为引入框架随机初始缺

陷，将每根柱划分为 ２０ 单元，每跨梁 ５０ 个单元．
假设第 ｉ 根柱的初始侧移缺陷为式（８）所示的有

一定斜率的直线

ｕｉ ＝ ｕｏｉ
ｘ
ｈ

æ

è
ç

ö

ø
÷ ， （８）

第 ｉ 根柱的初始弯曲缺陷为正弦半波曲线

ｖｉ ＝ ｖｏｉｓｉｎ
πｘ
ｈ

æ

è
ç

ö

ø
÷ ， （９）

假设第 ｉ 根梁的初弯曲缺陷也为正弦半波曲线

ｗ ｉ ＝ ｗｏｉｓｉｎ
πｘ
ｌ

æ

è
ç

ö

ø
÷ ． （１０）

式中： ｕｏｉ 为蒙特卡罗法抽取第 ｉ 根柱的随机初始

侧移；ｖｏｉ 和 ｗｏｉ 分别为第 ｉ 根柱和第 ｉ 根梁的随机

初始弯曲．各梁柱单元坐标通过式（８） ～ （１０）的缺

陷分布叠加确定，由此建立了考虑结构整体和局

部构件随机缺陷的框架有限元模型．
２ ３　 框架变形的概率统计

按荷载基本组合 １ ２× Ｄ ＋ ０ ７ × １ ４ × Ｌ ＋
１ ４ × Ｗ，对 ６５０ 个添加随机缺陷的框架模型进行

全过程分析，其中 Ｄ 为永久荷载标准值，Ｌ 为可变

荷载标准值，Ｗ 为风荷载标准值．当荷载加载完成

时结构有收敛解，此时框架部分构件应力水平较

高，但未达到屈服强度设计值．
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Hki-第 i 层水平风荷载标准值/kN
Hkw-屋面层水平风荷载标准值/kN
Pa-A、C 轴楼面集中永久荷载标准值/kN
Paw-A、C 轴屋面集中永久荷载标准值/kN
Pb-B 轴楼面集中永久荷载标准值/kN
Pbw-B 轴屋面集中永久荷载标准值/kN
Goi-第 i 层 A、C 轴框架柱自重/kN
Gow-屋面层 A、C 轴框架柱自重/kN
Gbi-第 i 层 B 轴框架柱自重/kN
Gbw-屋面层 B 轴框架柱自重/kN
gk-楼面均布永久荷载标准值/(kN·m-1)
gkw-屋面均布永久荷载标准值/(kN·m-1)
qk-楼面均布可变荷载标准值/(kN·m-1)
qkw-屋面均布可变荷载标准值/(kN·m-1)

10 860 10 860

A B C

Paw=52.72 kN Pbw=18.80 kN
Pa=87.36 kN Pb=62.32 kN

Hk1

Hk2

Pa+Ga1 gk(qk) Pb+Gb1 gk(qk) Pa+Ga1
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Pa+Gai
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图 ３　 框架荷载标准值

　 　 同时按荷载标准组合 １ ０ × Ｄ ＋ １ ０ × ０ ７ ×
Ｑ ＋ １ ０ × Ｗ 验算结构的变形是否满足正常使用

极限状态的要求，采用自编后处理程序提取 ６５０
个样本模型各层柱顶侧移及梁的跨中挠度．

图 ４ 和图 ５ 为框架顶层的位移概率密度直方

图，分析结果表明，图 ４ 中柱顶侧移的概率密度函

数 ｆ（ｘ） 为正态分布

ｆ（ｘ） ＝ １
２πσｃ

·ｅｘｐ － １
２

ｘ － μｃ

σｃ

æ

è
ç

ö

ø
÷

２
é

ë
ê
ê

ù

û
ú
ú ， （１１）

其分布函数 Ｆ（ｘ） 为

Ｆ（ｘ） ＝ １
２πσｃ

∫ｘ
－∞

ｅｘｐ － １
２

ｘ － μｃ

σｃ

æ

è
ç

ö

ø
÷

２
é

ë
ê
ê

ù

û
ú
ú ｄｔ．

（１２）
式中： μｃ 为柱顶侧移样本均值；σｃ 为样本均方差．

由概率密度的意义可知，样本 ｘ 落在每个直

方宽度区间上的概率近似等于概率密度 ｆ（ｘ） 乘

以单个直方宽度 Δｘ，即 ｆ（ｘ）Δｘ，且 ｆ（ｘ） 在整个分

布区间上的积分面积等于 １．
式（１３）为顶层框架梁跨中挠度的概率密度，

也呈正态分布（见图 ５）．

ｆ（ｙ） ＝ １
２πσｂ

ｅｘｐ － １
２

ｙ － μｂ

σｂ

æ

è
ç

ö

ø
÷

２
é

ë
ê
ê

ù

û
ú
ú ， （１３）

其分布函数为

　 Ｆ（ｙ） ＝ １
２πσｂ

∫ｙ
－∞

ｅｘｐ － １
２

ｙ － μｂ

σｂ

æ

è
ç

ö

ø
÷

２
é

ë
ê
ê

ù

û
ú
ú ｄｔ． （１４）

式中： μｂ 为梁跨中挠度样本均值；σｂ 为样本均

方差．
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图 ４　 屋面层柱顶侧移概率密度
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图 ５　 屋面层跨中挠度概率密度

　 　 根据屋面层框架位移的分布函数 Ｆ（ｘ） 和

Ｆ（ｙ）， 分别确定当置信度为 ９５％ 时的特征值

ｘα ＝ ２０２ ２０３ ｍｍ 和 ｙα ＝ －１０ ５５５ ｍｍ 作为框架

屋面层柱顶侧移和梁跨中挠度，此时 α ＝ ０ ０５，见
图 ６．同理，通过概率统计确定框架各层柱顶侧移

及梁跨中挠度也均成正态分布．
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正态分布

F(x) F(y)
正态分布 f(y)

0
y琢 y

琢=0.05琢=0.05

f(x)

0
xa x

(a)柱顶侧移 (b)梁跨中挠度

图 ６　 框架位移特征值

２ ４　 几种分析方法的对比

为研究考虑不同初始缺陷对结构变形性能的

影响，在相同荷载条件下，对比分析了 １ ２ 节按欧

洲规范［５］和规范［９］添加直接缺陷以及规范［８］
在柱顶施加假想水平力的方法．缺陷直接模拟时

将各缺陷布置在与水平荷载和重力荷载相同的方

向（见图 ７），缺陷幅值见表 ２．欧洲框架和中国框

架分别添加了按规范计算的构件初侧移及初弯曲

的框架，此时 ２ 种框架的顶层累积偏差均已超过

了结构整体垂直度的允许值（Ｈ ／ ２ ５００＋１０） ［９］ ．此
外，还对无初始缺陷的理想框架进行了一阶弹性

分析和二阶弹塑性分析．
上述几种方法计算的框架柱顶位移及层间相

对侧移见图 ８、９，采用不同分析方法及初始缺陷

对框架变形性能有较大影响．对比一阶弹性分析

计算的柱顶侧移，二阶位移增量都相当明显不容

忽视．相对一阶变形，蒙特卡罗法二阶分析的侧移

增加了 １２ ５２％，假想水平力法增加了 ３０ ４８％，
其他缺陷考虑方法的位移增幅在两者之间．

图 ７　 初始缺陷最不利分布

　 　 　 　 　 表 ２　 构件初始缺陷计算值　 　 　 　 　 ｍｍ

类别
柱整体侧移

ｕｃ１ ｕｃ２

柱弯曲幅值

ｖｃ１ ｖｃ２

梁弯曲幅值

ｗｂ

无缺陷框架 ０ ０ ０ ０ ０

中国框架 ４ ２０ ３ ６０ ２ ８０ ２ ４０ ９ ０５

欧洲框架 １１ ４３ ９ ８０ ２１ ００ １８ ００ ４３ ４４

H/500=217.2 mm
一阶弹性分析
无初始缺陷二阶弹塑性分析
蒙特卡罗法二阶弹塑性分析
中国缺陷二阶弹塑性分析
欧洲缺陷二阶弹塑性分析
假想水平力二阶弹性分析

0 50 100 150 200 250
柱顶位移/mm
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层

号

图 ８　 框架各层柱顶位移
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图 ９　 框架各层层间相对位移

　 　 同为二阶分析时，蒙特卡罗法的柱顶侧移比

假想水平力法，欧洲框架和中国框架的计算结果

分别降低了 １５ ９６％，１４ ０６％和 ５ ０６％；但与无初

始缺陷理想框架相比，考虑随机缺陷的框架侧向

变形略有增加但增幅有限（仅为 ０ ６９％），这说明

蒙特卡罗法考虑缺陷随机性更符合真实缺陷的分

布，并且这种缺陷分布对结构的非线性影响很小

甚至可以忽略．此外，采用不同的分析方法计算的

梁跨中挠度差别很小，且都在挠度容许值之内，后
文不再赘述．
２ ５　 结构达到极限承载力时框架变形

为得到结构整体的极限承载力，对该框架进

行了二阶弹塑性全过程分析，将图 ３ 汇集荷载作

为施加在框架上的基准荷载，分多个荷载步逐步

施加，每步施加的荷载称为该基准荷载的荷载因

子．直至结构破坏时，最大的荷载因子与基准荷载
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的乘积即为结构的极限承载力．
框架考虑不同缺陷分布计算的极限荷载因子

见图 １０，此时结构均已进入了弹塑性阶段，由于

欧洲框架模型添加的初始几何缺陷最大，其计算

的极限荷载因子最小为 １ ２９３，比无缺陷框架降

低了 １ ８２％，此时结构的极限承载力最低，但总

体来说不同缺陷分布对框架极限承载力影响不

明显．
1.320

1.315

1.310

1.305

1.300

1.295

1.290
无初始
几何缺陷

中国规范
直接缺陷

欧洲规范
直接缺陷

随机缺陷
蒙特卡罗法

1.316

1.293

1.309

1.317

极
限

荷
载

因
子

图 １０　 极限荷载因子

　 　 统一取蒙特卡罗法统计的随机缺陷框架的极

限荷载因子 １ ３１６，乘以 １ ０× Ｄ ＋１ ０× Ｌ ＋１ ０×
０ ６× Ｗ 标准荷载组合，得到各种缺陷分布下框架

各层柱顶位移（图 １１）和层间侧移曲线（图 １２），
其中考虑随机缺陷的框架仍采用蒙特卡罗法统计

结构变形，见图 １３ 和图 １４．从比较结果看，极限承

载力状态下框架的二阶效应更加明显，随机缺陷

框架侧移比一阶变形增加 １６ ８９％，但相比无缺

陷框架侧移仅增加 ０ ７０％．

H/500=217.2 mm

一阶弹性分析
无初始缺陷二阶弹塑性分析
蒙特卡罗法二阶弹塑性分析
中国缺陷二阶弹塑性分析
欧洲缺陷二阶弹塑性分析
假想水平力二阶弹性分析
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图 １１　 框架各层柱顶位移

　 　 几种方法得出的柱顶侧移中仅一阶变形就超

过了水平位移容许值 ８ ８３％，其他二阶位移更远

远高出其限值（ Ｈ ／ ５００） ［８］ ．因此，按承载能力极

限状态设计框架会高估结构的实际承载能力，该
框架的允许承载力是由正常使用极限状态的位移

限值控制．
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图 １２　 框架各层层间相对位移
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图 １４　 屋面层跨中挠度概率密度

３　 实用高等设计方法的提出

３ １　 结构的适用性

近年来高层、超高层结构不断涌现，钢结构正

常使用极限状态和非结构构件的适用性分析显得

尤为重要．目前规范对正常使用极限状态变形限

值的规定以人为经验及实际需要为主．目前各国

规范多以一阶分析计算变形，但结构进行高等分

析时表明，即使一阶变形在限值范围内，二阶变形

也可能影响到结构的适用性或非结构构件的安全
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性，因此在高等分析与设计中应采用二阶变形确

定是否满足正常使用极限状态的要求．
３ ２　 初始缺陷的随机性

蒙特卡罗法考虑的随机缺陷分布可以认为是

框架缺陷的真实分布，随机缺陷框架的变形性能

接近于无缺陷理想框架的计算结果．这说明真实

框架初始缺陷的随机分布对结构非线性影响很

小，甚至随着层数的增加，这种影响因各缺陷间的

遇合作用可以忽略．因此当结构达到一定高度或

层数时，高等分析与设计可以不考虑结构整体和

构件的初始几何缺陷，同样能保证结构设计的真

实性和安全性，并使设计过程趋于简单．
３ ３　 基于变形性能的高等设计方法

目前国内外关于高等分析的设计方法均基于

承载能力极限状态的全过程分析，此时结构构件

弹塑性充分发展，却不能保证其变形验算满足正

常使用状态的要求．本文研究表明，框架的截面设

计基本上受正常使用极限状态的变形性能控制．
由此提出一种实用的基于变形性能的多高层

钢框架结构高等设计方法．对由正常使用极限状

态控制的框架，可首先进行荷载标准组合下二阶

弹塑性全过程分析，研究框架的二阶变形性能；如
果此时框架变形未超过正常使用极限状态的位移

限值，再对荷载基本组合下框架承载力的性能进

行二阶弹塑性验算．在承载力分析中，只要基本荷

载加载完成时求解收敛，结构即被认为满足承载

能力的要求．该方法调换了两种极限状态的设计

次序，可避免大量重复验算工作，简化设计过程．

４　 结　 论

１）蒙特卡罗法可以预测真实框架初始缺陷

的随机分布．考虑随机初始缺陷的框架柱顶位移

和梁跨中挠度均呈正态分布．
２）框架二阶弹塑性分析计算的侧移比一阶

分析显著增加，其二阶效应不可忽视．在高等设计

中，应根据二阶变形判断结构位移是否满足正常

使用极限状态的要求．
３）结构和构件初始缺陷的随机分布对结构非线

性影响很小，通过概率统计确定的变形性能接近于

无缺陷框架的结果，在高等设计时可不考虑．
４）提出一种实用的基于变形性能高等设计

方法．首先在荷载标准组合下研究框架的变形性

能，再验算基本组合下框架的承载能力．若框架变

形未超过位移限值，且进行承载能力计算时求解

收敛，结构即被认为同时满足两种极限状态要求．

　 　 致谢：文中结构构件缺陷实测值的统计依据

杭萧钢构股份有限公司和浙江东南网架股份有限

公司提供的施工质量验收记录．
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