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摘要：按结构影响系数犚＝３．４设计了４个不同层数的Ｙ形偏心支撑钢框架结构算例，利用ＡＴＣ推荐的４４条远场地震波，

用增量动力分析（ｉｎｃｒｅｍｅｎｔａｌｄｙｎａｍｉｃａｎａｌｙｓｉｓ，ＩＤＡ）方法对各算例进行了抗震易损性分析，采用基于结构抗倒塌富裕度

（ｃｏｌｌａｐｓｅｍａｒｇｉｎｒａｔｉｏ，ＣＭＲ）的性能评估方法，评估了结构在罕遇地震和特大地震下的倒塌概率．研究发现：按结构影响

系数犚＝３．４设计的Ｙ形偏心支撑钢框架的倒塌富裕度ＣＭＲ随结构总层数的增加呈增大趋势，所有算例在罕遇地震下的

倒塌概率不超过１０％（在５％～１０％之间），Ｙ形偏心支撑钢框架基于性态设计时结构影响系数犚可取３．４．
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　　在设防地震作用下将结构设计成完全弹性过

于保守，目前大部分国家的设计规范允许结构在

设防地震作用下进入弹塑性，根据实际结构的延

性和超强，用结构影响系数犚对设防地震下单质

点的弹性反应谱进行折减，按弹性计算结构的地

震反应（美国 ＵＢＣ、ＡＴＣ和ＦＥＭＡ、欧洲 ＥＣ８、

日本 ＢＣＪ、新 西 兰 ＮＺＳ（１９９２）和 加 拿 大 ＣＢＣ

等）［１３］．我国现行《建筑抗震设计规范》ＧＢ５００１１

采用的抗震设计方法虽然隐含了用犚折减设防地

震弹性水平力的概念，但对混凝土结构和钢结构

均采用相同的犚值２．８１２５
［４］，没有体现出不同

结构在耗散地震能量时存在的差异．文献［５］基

于１２个算例的静力推覆分析和增量动力分析，

考虑结构的延性和超强能力，提出了按我国《建

筑抗震设计规范》设计的 Ｙ形偏心支撑钢框架结

构的结构影响系数犚建议值犚＝３．４，用文献［５］

建议的结构影响系数进行设计时，基底剪力标准

值可在目前ＧＢ５００１１计算得到的“小震”底部剪力

的基础上降低２０％左右，但该文献并未对犚建议

值的合理性进行评估．
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根据易损性曲线评估结构抗倒塌能力的抗震易

损性分析方法是目前地震工程中抗倒塌能力评估的

有效方法之一，对评定结构的地震安全性，建立基

于可靠度的抗震设计方法具有重要意义．在某给定

地震强度下，结构的实际抗倒塌能力和设防需求之

间的储备关系常用结构倒塌储备系数或倒塌富裕度

（ｃｏｌｌａｐｓｅｍａｒｇｉｎｒａｔｉｏ，犆犕犚）描述，２００８年美国

ＡＴＣ发布的 “结构体系性能与响应参数的量化”

（９０％Ｄｒａｆｔ版本）
［６］指南基于结构抗震易损性曲线，

提出了一种基于结构犆犕犚的性能评估方法，为分

析整体结构行为，判断不同结构体系的抗倒塌性能

是否满足要求提供了一个比较可靠的“尺子”．将结

构在给定地震水准下的地震动强度用犛ＭＴ表示，结

构的富裕度犆犕犚 可用倒塌中值强度犛ＣＰ与犛ＭＴ的

比值按公式（１）确定

犆犕犚 ＝犛ＣＰ／犛ＭＴ （１）

倒塌中值强度犛ＣＰ指对结构输入所有地震记录

进行分析时，当有一半的地震记录作用下结构发生

倒塌时该组地震记录的地震动强度中值．

本文根据按犚＝３．４设计了４个不同层数的Ｙ

形偏心支撑钢框架结构算例，采用ＡＴＣ推荐的４４

条远场地震波，对结构的抗震易损性进行了分析，

利用ＡＴＣ建议的基于犆犕犚的结构性能评估方法，

评估了Ｙ形偏心支撑钢框架结构在罕遇地震（ｒａｒｅ

ｅａｒｔｈｑｕａｋｅ，ＲＥ）和特大地震（或“巨震”）（ｈｕｇｅ

ｅａｒｔｈｑｕａｋｅ，ＨＥ）
［７］下的倒塌概率，评估了结构影

响系数犚的合理性．

１　基于犆犕犚的结构性能评估方法

文献［６］对具体结构体系倒塌危险性的可靠性

评估建立了一整套基于犆犕犚的性能评估方法，该

方法通过对结构在倒塌水准地震波（结构在该水准

地震动作用下有一半的地震记录引起了倒塌）下的

非线性时程分析，考虑结构不确定系数βＴＯＴ和地震

动频谱特征（谱形状因子ＳＳＦ（ｓｐｅｃｔｒａｌｓｈａｐｅｆａｃ

ｔｏｒ））对结构倒塌富裕度犆犕犚的影响，利用调整后

的结构倒塌富裕度犃犆犕犚判断结构的抗倒塌能力

ＭＣＣ（ｍｅｄｉａｎｃｏｌｌａｐｓｅｃａｐａｃｉｔｙ）是否在某一可接受

的范围内，根据判断结果评估结构是否满足抗倒塌

性能目标．具体步骤如下：

（１）建立结构分析模型，选择合适的地震记录，

并对这些地震波进行归一化处理；（２）定义结构非

线性时程分析的极限状态，采用增量动力分析（ｉｎ

ｃｒｅｍｅｎｔａｌｄｙｎａｍｉｃａｎａｌｙｓｉｓ，ＩＤＡ）获得结构的易

损性曲线，计算结构的抗倒塌富裕度ＣＭＲ；（３）

考虑选好的地震记录对结构倒塌能力的影响因

子———谱形状因子ＳＳＦ，对ＣＭＲ进行调整获得调

整后的抗倒塌富裕度 ＡＣＭＲ；（４）考虑众多不确

定性对结构抗倒塌能力的影响系数βＴＯＴ，根据结

构可接受的倒塌概率计算结构可接受的ＡＣＭＲ或

结构的ＡＣＭＲ容许值；（５）比较调整后的 ＡＣＭＲ

和ＡＣＭＲ容许值之间的关系，对结构做抗倒塌

评估．

２　算例设计

本文按结构影响系数犚＝３．４，结合我国《建筑

抗震设计规范》ＧＢ５００１１采用ＳＡＰ２０００设计了４个

不同层数的 Ｙ形偏心支撑钢框架分析算例（８层、

１２层、１６层和２０层）：设防烈度为８度（０．３ｇ），

地震 分 组 为 第 一 组，Ⅱ 类 场 地；屋 面 恒 载

４．６ｋＮ／ｍ２，楼 面 恒 载 ４．０ｋＮ／ｍ２，屋 面 活 载

１．５ｋＮ／ｍ２，楼 面 活 载 ２．０ ｋＮ／ｍ２， 雪 荷 载

０．５ｋＮ／ｍ２．层高均为３．６ｍ，剪切型耗能梁段长

８００ｍｍ；横向３跨，跨度６ｍ，纵向７跨，跨度

７．２ｍ；在第２轴和第７轴布置横向支撑，顶层为

倒Ｖ形中心支撑，结构平立面布置见图１，带支撑

框架的立面布置见图２，按平面支撑框架分析，构

件截面见表１．

图１　平面布置 （单位：犿犿）

犉犻犵１　犘犾犪狀犲犾犪狔狅狌狋狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊（狌狀犻狋：犿犿）

图２　支撑榀框架立面布置 （单位：犿犿）

犉犻犵２　犆狅狀犳犻犵狌狉犪狋犻狅狀狅犳狋犺犲１２狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾（狌狀犻狋：犿犿）

０３８
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表１　截面尺寸和材料强度

犜犪犫１　犆狉狅狊狊狊犲犮狋犻狅狀狊犻狕犲犪狀犱犿犪狋犲狉犻犪犾狊狋狉犲狀犵狋犺

８层

（Ｑ２３５）

外框柱 １～４层：Ｈ３５０×３００×１０×１４；５～８层：Ｈ３５０×３００×１０×１２

支撑跨框柱
１层：Ｈ５５０×５００×２２×２８；２层：Ｈ５００×５００×１６×２０；３～５层：Ｈ４５０×４００×１４×

２０；６～８层：Ｈ４００×３５０×１０×１６

耗能梁段
１～２层：Ｈ５００×２００×１８×１８；３层：Ｈ５００×２００×１６×１８；４～５层：Ｈ４５０×２００×１４

×１８；６层；Ｈ４００×２００×１４×１６；７层；Ｈ３５０×２００×１２×１６

钢梁 １～４层：Ｈ３５０×２５０×８×１６；５～８层：Ｈ３５０×２５０×８×１４

斜撑 Ｈ３５０×３５０×１０×１４

１２层

（Ｑ３４５）

外框柱 １～６层：Ｈ４００×３００×１２×１８；７～１２层：Ｈ４００×３００×１０×１４

支撑跨框柱
１层：Ｈ６００×５５０×２０×２６；２～３层：Ｈ６００×５００×２０×２６；４～６层：Ｈ５００×４００×１６

×２４；７～９层：Ｈ４５０×３５０×１２×２０；１０～１２层：Ｈ３５０×３５０×１０×１４

耗能梁段

１～２层：Ｈ５５０×２００×１４×１８；３层：Ｈ５５０×２００×１２×１８；４层：Ｈ４５０×２００×１４×

１８；５层：Ｈ４００×２００×１４×１８；６层：Ｈ４５０×２００×１２×１６；７～８层：Ｈ４００×２００×

１２×１６；９～１０层：Ｈ３５０×２００×１２×１４；１１层：Ｈ３００×２００×１０×１４；

钢梁 １～６层：Ｈ４５０×２０×１０×１４；７～１２层：Ｈ４５０×２５０×１０×１２

斜撑 １～６层：Ｈ３５０×３５０×１４×１６；７～１２层：Ｈ３５０×３５０×１２×１４

１６层

（Ｑ３４５）

外框柱 １～８层：□４００×１８；９～１６层：□３５０×１８

支撑跨框柱
１～２层：□６５０×３０；３～６层：□５５０×２６；７～９层：□４００×２４；１０～１２层：□３５０×

２０；１３～１６层：□３５０×１６

耗能梁段

１～２层：Ｈ６００×２００×１８×２２；３层：Ｈ５５０×２００×１８×２２；４层：Ｈ５５０×２００×１６×

１８；５层：Ｈ５５０×２００×１６×１８；６～７层：Ｈ５００×２００×１６×２０；８层：Ｈ４５０×２００×

１６×２０；９～１０层：Ｈ４００×２００×１６×２０；１１层：Ｈ４００×２００×１４×１８；１２层：Ｈ３５０×

２００×１４×１８；１３层：Ｈ３５０×２００×１２×１６；１４层：Ｈ３００×２００×１２×１６；１５层：Ｈ３００

×２００×１０×１６

钢梁
１～４层：Ｈ４５０×２５０×１０×１４；５～８层：Ｈ４５０×２５０×１２×１４；９～１２层：Ｈ４５０×２５０

×１４×１６；１３～１６层：Ｈ４５０×２５０×１２×１４

斜撑
１～８层：Ｈ３５０×３５０×２０×２０；９～１２层：Ｈ３５０×３５０×１８×１８；１３～１６层：Ｈ３５０×

３５０×１６×１６

２０层

（Ｑ３４５）

外框柱
１～５层；□４５０×１８；６～１０层：□４５０×１６；１１～１５层：□４００×１６；１６～２０层：

□４００×１４

支撑跨框柱

１层：□７５０×３０；２～３层：□７００×２８；４～６层：□６５０×２４；７～９层：□５５０×２２；１０

～１２层：□４５０×２４；１３～１５层：□４５０×２２；１６～１８层：□４５０×２０；１９～２０层：

□４００×１８；

耗能梁段

１～２层：Ｈ６５０×２００×１８×２０；３～４层：Ｈ６００×２００×１８×１８；５层：Ｈ５５０×２００×１８

×１８；６～７层：Ｈ５００×２００×１８×１８；８～１０层：Ｈ５００×２００×１６×１８；１１层：Ｈ４５０×

２００×１６×１８；１２～１３层：Ｈ４００×２００×１６×１８；１４层：Ｈ３５０×２００×１６×１８；１５层：

Ｈ３５０×２００×１４×１８；１６～１７层：Ｈ３５０×２００×１２×１６；１８层：Ｈ３００×２００×１２×１６；

１９层：Ｈ３００×２００×１０×１６；

钢梁
１～５层：Ｈ４５０×２５０×１０×１６；６～１０层：Ｈ４５０×２５０×１２×１８；１１～１５层：Ｈ４５０×

２５０×１２×２０；１６～２０层：Ｈ４５０×２５０×１０×１２

斜撑
１～５层：Ｈ４５０×３５０×１６×２４；６～１０层：Ｈ４５０×３５０×１６×２０；１１～１５层：Ｈ４５０×

３５０×１６×１８；１６～２０层：Ｈ４５０×３５０×１４×１６

１３８
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３　地震动强度指标和地震动选择

基于ＣＭＲ对结构的抗倒塌性能进行评估时，

首先要进行易损性分析获得结构的易损性曲线．结

构的易损性分析需要选用合适的地震动强度指标对

地震动输入进行归一化处理．已有研究表明，用峰

值加速度 ＰＧＡ 作为地震动强度指标很不完善，

ＡＴＣ６３
［６］建议以结构第一周期地震影响系数

犛犪（犜１）作为地面运动强度指标，该指标由Ｂａｚｚｕｒ

ｒｏＰ．（１９９８）
［８］提出，文献［９］也发现用犛犪（犜１）作

为地震动强度指标与传统的ＰＧＡ 指标相比可以大

大降低结构地震响应分析结果的离散性，且与现行

抗震规范具有较好的衔接．

结构抗倒塌易损性分析需要采用大量地震动输

入进行ＩＤＡ分析以反映地震动的随机特性．本文

采用的地震波数据库为ＡＴＣ６３报告建议的４４条

（２２组，每组２条）远场地震波见表２所示．根据

每条记录对应于各算例自振周期犜１的动力系数β

（犜１）与各地震记录的峰值加速度ＰＧＡ的乘积，求

得４４条地震记录的谱加速度犛犪（犜１）见表２．

表２　各算例的地震记录谱加速度

犜犪犫２　犛犪（犜１）狅犳犳犪狉犳犻犲犾犱犵狉狅狌狀犱犿狅狋犻狅狀狉犲犮狅狉犱狊狉犲犮狅犿犿犲狀犱犲犱犻狀犃犜犆犳狅狉犪犾犾犿狅犱犲犾狊／犵犪犾

序号 地震名称 监测站 地震记录 ＰＧＡ
８ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１２ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１６ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

２０ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１
１９９４

Ｎｏｒｔｈｒｉｄｇｅ

ＢｅｖｅｒｌｙＨｉｌｌｓ

Ｍｕｌｈｏｌ（ＵＳＣ）

ＮＯＲＴＨＲ／ＭＵＬ００９ ０．４１６ ０．６９５ ０．１９３ ０．１５８ ０．０７３

ＮＯＲＴＨＲ／ＭＵＬ２７９ ０．５１６ ０．７１９ ０．１８０ ０．１３４ ０．０６２

２
１９９４

Ｎｏｒｔｈｒｉｄｇｅ

ＣａｎｙｏｎＣｏｕｎｔｒｙ

ＷＬＣ（ＵＳＣ）

ＮＯＲＴＨＲ／ＬＯＳ０００ ０．４１ ０．２２３ ０．２９１ ０．１６０ ０．０７８

ＮＯＲＴＨＲ／ＬＯＳ２７０ ０．４８２ ０．３１８ ０．１４６ ０．０９８ ０．０６８

３
１９９９

Ｄｕｚｃｅ，Ｔｕｒｋｅｙ
Ｂｏｌｕ（ＥＲＤ）

ＤＵＺＣＥ／ＢＯＬ０００ ０．７２８ ０．３７３ ０．２６７ ０．１９３ ０．１３８

ＤＵＺＣＥ／ＢＯＬ０９０ ０．８２２ ０．５９４ ０．２８８ ０．０９８ ０．０９３

４
１９９９

ＨｅｃｔｏｒＭｉｎｅ
Ｈｅｃｔｏｒ（ＳＣＳＮ）

ＨＥＣＴＯＲ／ＨＥＣ０００ ０．２６６ ０．３６７ ０．０９９ ０．０６６ ０．０５０

ＨＥＣＴＯＲ／ＨＥＣ０９０ ０．３３７ ０．５０３ ０．２０２ ０．１０７ ０．０６８（ｍｅｄｉａｎ）

５
１９７９

ＩｍｐｅｒｉａｌＶａｌｌｅｙ

Ｄｅｌｔａ

（ＵＮＡＭＵＣＳＤ）

ＩＭＰＶＡＬＬ／ＨＤＬＴ２６２ ０．２３８ ０．１７９ ０．１７０ ０．１５８ ０．１４８

ＩＭＰＶＡＬＬ／ＨＤＬＴ３５２ ０．３５１ ０．３０９ ０．２１２ ０．１４９ ０．１１９

６
１９７９

ＩｍｐｅｒｉａｌＶａｌｌｅｙ

ＥｌＣｅｎｔｒｏＡｒｒａｙ

＃１１（ＵＳＧＳ）

ＩＭＰＶＡＬＬ／ＨＥ１１１４０ ０．３６４ ０．２６５ ０．１１４ ０．０８８ ０．０７１

ＩＭＰＶＡＬＬ／ＨＥ１１２３０ ０．３８ ０．２８７ ０．２３６ ０．１６３ ０．１３２

７
１９９５

Ｋｏｂｅ，Ｊａｐａｎ
ＮｉｓｈｉＡｋａｓｈｉ（ＣＵＥ）

ＫＯＢＥ／ＮＩＳ０００ ０．５０９ ０．２００ ０．１６５ ０．１３１ ０．０４９

ＫＯＢＥ／ＳＨＩ０９０ ０．５０３ ０．２１８ ０．１７４ ０．１０４（ｍｅｄｉａｎ） ０．０５４

８
１９９５

Ｋｏｂｅ，Ｊａｐａｎ
ＳｈｉｎＯｓａｋａ（ＣＵＥ）

ＫＯＣＡＥＬＩ／ＤＺＣ１８０ ０．２４３ ０．３５７ ０．１２３ ０．１３０ ０．０７１

ＫＯＣＡＥＬＩ／ＤＺＣ２７０ ０．２１２ ０．３２６ ０．１０３ ０．０６２ ０．０３６

９
１９９９

Ｋｏｃａｅｌｉ，ｕｒｋｅｙ
Ｄｕｚｃｅ（ＥＲＤ）

ＫＯＣＡＥＬＩ／ＡＲＣ０００ ０．３１２ ０．２４９ ０．３１８ ０．１４４ ０．２２４

ＫＯＣＡＥＬＩ／ＡＲＣ０９０ ０．３５８ ０．６６５ ０．３６４ ０．１５６ ０．０９４

１０
１９９９

Ｋｏｃａｅｌｉ，Ｔｕｒｋｅｙ
Ａｒｃｅｌｉｋ（ＫＯＥＲＩ）

ＬＡＮＤＥＲＳ／ＹＥＲ２７０ ０．２１８ ０．０９４ ０．０４１ ０．０４５ ０．０４６

ＬＡＮＤＥＲＳ／ＹＥＲ３６０ ０．１４９ ０．１２９ ０．０６８ ０．０７３ ０．０６１

１１
１９９２

Ｌａｎｄｅｒｓ

ＹｅｒｍｏＦｉｒｅＳｔａｔｉｏｎ

（ＣＤＭＧ）

ＬＡＮＤＥＲＳ／ＣＬＷＬＮ ０．２４５ ０．５４９ ０．１６６ ０．１２４ ０．０９５

ＬＡＮＤＥＲＳ／ＣＬＷＴＲ ０．１５２ ０．３３５ ０．１１４ ０．０９１ ０．０８１

１２
１９９２

Ｌａｎｄｅｒｓ
Ｃｏｏｌｗａｔｅｒ（ＳＣＥ）

ＬＯＭＡＰ／ＣＡＰ０００ ０．２８３ ０．１４４ ０．０５８ ０．０３８ ０．０４１

ＬＯＭＡＰ／ＣＡＰ０９０ ０．４１７ ０．４３９ ０．１１１ ０．０６２ ０．０３７

１３
１９８９

ＬｏｍａＰｒｉｅｔａ
Ｃａｐｉｔｏｌａ（ＣＤＭＧ）

ＬＯＭＡＰ／Ｇ０３０００ ０．５２９ ０．６４２ ０．１３８ ０．０９５ ０．０４５

ＬＯＭＡＰ／Ｇ０３０９０ ０．４４３ ０．２４７ ０．０９６ ０．０５２ ０．０３１

２３８
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　　续表２

序号 地震名称 监测站 地震记录 ＰＧＡ
８ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１２ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１６ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

２０ｓｔｏｒｅｙ：

犛犪（犜１）

１４
１９８９

ＬｏｍａＰｒｉｅｔａ

ＧｉｌｒｏｙＡｒｒａｙ

＃３（ＣＤＭＧ）

ＭＡＮＪＩＬ／ＡＢＢＡＲＬ ０．５５５ ０．１３５ ０．０７５ ０．０５６ ０．０６１

ＭＡＮＪＩＬ／ＡＢＢＡＲＴ ０．３６７（ｍｅｄｉａｎ） ０．３８３ ０．２８３ ０．１７３ ０．０８５

１５
１９９０

Ｍａｎｊｉｌ，Ｉｒａｎ

Ａｂｂａｒ

（ＢＨＲＣ）

ＳＵＰＥＲＳＴ／ＢＩＣＣ０００ ０．５１５ ０．２１０ ０．１８１ ０．１５２ ０．０８７

ＳＵＰＥＲＳＴ／ＢＩＣＣ０９０ ０．４９６ ０．３０７（ｍｅｄｉａｎ） ０．４４０ ０．３１２ ０．１５１

１６
１９８７

ＳｕｐｅｒｓｔｉｔｉｏｎＨｉｌｌｓ

ＥｌＣｅｎｔｒｏＩｍｐ．

Ｃｏ．（ＣＤＭＧ）

ＳＵＰＥＲＳＴ／ＢＰＯＥ２７０ ０．３５８ ０．４４１ ０．１６７ ０．１１５ ０．０６６

ＳＵＰＥＲＳＴ／ＢＰＯＥ３６０ ０．２５８ ０．３０８ ０．３１８ ０．１９５ ０．０９８

１７
１９８７

ＳｕｐｅｒｓｔｉｔｉｏｎＨｉｌｌｓ

ＰｏｅＲｏａｄ（ｔｅｍｐ）

（ＵＳＧＳ）

ＣＡＰＥＭＥＮＤ／ＲＩＯ２７０ ０．４４６ ０．３１６ ０．１４８（ｍｅｄｉａｎ） ０．１３８ ０．０８２

ＣＡＰＥＭＥＮＤ／ＲＩＯ３６０ ０．３ ０．２４５ ０．１７７ ０．１４２ ０．１０１

１８
１９９２

ＣａｐｅＭｅｎｄｏｃｉｎｏ

ＲｉｏＤｅｌｌＯｖｅｒｐａｓｓ

（ＣＤＭＧ）

ＣＨＩＣＨＩ／ＣＨＹ１０１Ｎ ０．３８５ ０．４４２ ０．１２９ ０．０８２ ０．０３９

ＣＨＩＣＨＩ／ＣＨＹ１０１Ｗ ０．５４９ ０．３１４ ０．０６９ ０．０４４ ０．０３４

１９
１９９９

ＣｈｉＣｈｉ，Ｔａｉｗａｎ
ＣＨＹ１０１（ＣＷＢ）

ＣＨＩＣＨＩ／ＴＣＵ０４５Ｎ ０．４４ ０．３８６ ０．５２２ ０．３５４ ０．２８９

ＣＨＩＣＨＩ／ＴＣＵ０４５Ｗ ０．３５３ ０．２８２ ０．２０８ ０．３７３ ０．３６０

２０
１９９９

ＣｈｉＣｈｉ，Ｔａｉｗａｎ
ＴＣＵ０４５（ＣＷＢ）

ＳＦＥＲＮ／ＰＥＬ０９０ ０．５１２ ０．２５６ ０．１４８ ０．０６３ ０．０４６

ＳＦＥＲＮ／ＰＥＬ１８０ ０．４７４ ０．１５５ ０．１１０ ０．０７４ ０．０４７

２１
１９７１

ＳａｎＦｅｒｎａｎｄｏ

ＬＡＨｏｌｌｙｗｏｏｄＳｔｏｒ

（ＣＤＭＧ）

ＦＲＩＵＬＩ／ＡＴＭＺ０００ ０．２１ ０．２７３ ０．０７６ ０．０８３ ０．０９６

ＦＲＩＵＬＩ／ＡＴＭＺ２７０ ０．１７４ ０．０８３ ０．１０７ ０．０４５ ０．０３９

２２
１９７６

Ｆｒｉｕｌｉ，Ｉｔａｌｙ
Ｔｏｌｍｅｚｚｏ

ＬＯＭＡＰ／ＣＡＰ０００ ０．３５１ ０．１７６ ０．０６０ ０．０３９ ０．０２４

ＬＯＭＡＰ／ＣＡＰ０９０ ０．３１５ ０．１６２ ０．０５２ ０．０３４ ０．０２８

４　结果分析

４１　地震易损性分析及结构的犆犕犚

将表２所示４４条地震记录的峰值加速度均放

大１．４１８倍和１．７２４倍，使该组地震记录的中值

ＰＧＡ分别与罕遇地震（ＲＥ）和特大地震（ＨＥ）对应

的ＰＧＡ 相等 （４４ 条地震记录的中值 ＰＧＡ 为

０．３６７ｇ，罕遇地震和特大地震对应的加速度峰值

分别为５１０ｃｍ／ｓ２和６２０ｃｍ／ｓ２）
［７］，得到各算例在

罕遇地震和特大地震下的中值谱加速度（见表３），

采用文献［１０１２］建议的倒塌判断标准“地震作用下

结构层间侧移角达３％时认为结构达到倒塌极限状

态”和文献［１３］建立的非线性分析模型，对所有记

录采用统一的调整系数，按增量动力分析方法获得

结构倒塌概率曲线．取结构有一半地震记录下发生

倒塌时４４条地震记录的中值犛犪（犜１）作为犛犆犘，得

到各算例的易损性曲线（未进行拟合）见图３～图６．

在图３～图６中，ＲＥ表示罕遇地震水准，ＨＥ表

示特大地震水准，ＣＰ表示结构的中值倒塌水准，

犆犕犚ＲＥ表示结构在罕遇地震下的倒塌富裕度，

犆犕犚ＨＥ表示结构在特大地震下的倒塌富裕度．

表３　犚犈和犎犈下的中值谱加速度（单位：犵）

犜犪犫３　犕犲犱犻犪狀犛犪（犜１）犳狅狉犪犾犾犿狅犱犲犾狊狌狀犱犲狉犚犈犪狀犱犎犈／犵

算例 ８层 １２层 １６层 ２０层

原记录的中值犛犪（犜１）０．３０７ ０．１４８ ０．１０４ ０．０６８

ＲＥ下的中值犛犪（犜１） ０．４３５ ０．２１０ ０．１４７ ０．０９７

ＨＥ下的中值犛犪（犜１） ０．５２９ ０．２５４ ０．１７８ ０．１１７

根据上述以犛犪（犜１）描述的结构易损性分析结

果，得到各算例的中值倒塌强度ＳＣＰ以及在罕遇地

震和特大地震下的倒塌富裕度和倒塌概率见表４

所示．

３３８
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图３　８层结构的易损性分析结果

犉犻犵３　犉狉犪犵犻犾犻狋狔犪狀犪犾狔狊犻狊狅犳８狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾

图４　１２层结构的易损性分析结果

犉犻犵４　犉狉犪犵犻犾犻狋狔犪狀犪犾狔狊犻狊狅犳１２狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾

图５　１６层结构的易损性分析结果

犉犻犵５　犉狉犪犵犻犾犻狋狔犪狀犪犾狔狊犻狊狅犳１６狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾

图６　２０层结构的易损性分析结果

犉犻犵６　犉狉犪犵犻犾犻狋狔犪狀犪犾狔狊犻狊狅犳２０狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾

表４　犚犈和犎犈下的倒塌富裕度和倒塌概率

犜犪犫４　犆犕犚犪狀犱犮狅犾犾犪狆狊犲狆狉狅犫犪犫犻犾犻狋狔狌狀犱犲狉犚犈犪狀犱犎犈

算例 ８层 １２层 １６层 ２０层

犛ＣＰ（犛犪（犜１）） ０．９１６ ０．５３５ ０．４３５ ０．３１９

ＲＥ下的犆犕犚 ２．１０６ ２．５５ ２．９６ ３．２９

ＲＥ下的倒塌概率 ０／４４ ０／４４ ０／４４ ０／４４

ＨＥ下的犆犕犚 １．７３２ ２．１１ ２．４４ ２．７２５

ＨＥ下的倒塌概率 ２／４４ ０／４４ ０／４４ ０／４４

从表４可知，所有算例在罕遇地震下的ＣＭＲ

均大于２．０，特大地震下的犆犕犚 均在１．７以上；

４３８
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除了８层算例在特大地震下的倒塌概率为２／４４外，

所有算例在罕遇地震和特大地震水准下的倒塌概率

均为０；说明按文献［５］建议的结构影响系数设计

的Ｙ形偏心支撑钢框架结构有较高的抗倒塌安全

储备．从表４又可看出，随结构总层数的增大

犆犕犚有上升的趋势，表明层数多的结构比层数低

的结构有高的犆犕犚（低的倒塌风险）．

４２　倒塌概率曲线

根据上述结构易损性分析结果，得到４个算例

在罕遇地震和特大地震下以犆犕犚为变量的倒塌概

率曲线见图７和图８所示．

图７　各算例在罕遇地震下的倒塌概率曲线

犉犻犵７　犆狅犾犾犪狆狊犲狆狉狅犫犪犫犻犾犻狋狔狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊狌狀犱犲狉犚犈

图８　各算例在特大地震下的倒塌概率曲线

犉犻犵８　犆狅犾犾犪狆狊犲狆狉狅犫犪犫犻犾犻狋狔狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊狌狀犱犲狉犎犈

从图７和图８看出，不管是在罕遇地震水准下

还是在特大地震水准下，层数越低，结构的倒塌概

率曲线越陡，而且在任意给定的倒塌概率下，层数

低的结构对应的抗倒塌富裕度均要小于层数高的结

构，说明按整条曲线得到的结构抗倒塌富裕度随层

数变化的规律与由表４以５０％倒塌概率确定的

犆犕犚展现的规律非常一致，即公式（１）中结构的倒

塌强度犛犆犘不论按平均值还是中值确定，或者取任

意的倒塌概率对应的强度值确定，以犛犪（犜１）定义

的强度指标得到的结构倒塌富裕度规律：“层数多

的结构比层数低的结构有高的犆犕犚”具有一定的普

遍适用性．

４３　谱形状因子犛犛犉及结构的犃犆犕犚

（１）谱形状因子犛犛犉

根据ＩＤＡ分析获得的易损性曲线求出的倒塌

富裕度犆犕犚，没有反映地震灾害的随机性特征，

地震记录频谱特性的影响可通过谱形状因子犛犛犉

反映，谱形状因子犛犛犉 可描述为结构的自振周期

犜 和延性能力μ犮的函数
［１４１６］，为

犛犛犉 ＝ｅｘｐβ１（ε０（犜）－ε（犜）ｒｅｃｏｒｄｓ［ ］） （２）

式中：ε（犜），狉犲犮狅狉犱狊 为表３所选４４条远震记录对应的

谱形状特征值，与结构自振周期有关：当犜 小于

０．５时，可取为０．６；当犜 大于１．５时可取为０；

当犜 在０～１．５之间时，取ε（犜）ｒｅｃｏｒｄｓ ＝０．６×

（１．５－犜）．

ε
－

０为倒塌分析的谱形状期望值，与场地类别和

地震水准有关，当以１０％的倒塌概率为可接受倒

塌标准时，可取ε
－

０ ＝１．４５．

β１为地震记录频谱特征对结构倒塌能力的影响

程度系数，可根据结构的极限延性能力μ犮由式（３）

确定：

β１ ＝０．１７× μ

犮 －（ ）１ ０．３３ （３）

式中：当μ犮≤８时，取μ

犮 ＝μ犮；当μ犮＞８时，取

μ

犮 ＝８．μ犮由式（４）确定：

μ犮 ＝Δ狌／Δ狔 （４）

式中：Δμ为结构极限位移；Δ狔为结构的有效屈服

位移．

需要说明的是，按式（４）度量的结构弹塑性变

形能力是用结构有效屈服位移标准化后的变形值，

这种标准化使得每个模型初始刚度的确定显得十分

重要．初始刚度估计过大，会导致β１值偏大．为

了与ＡＴＣ６３
［６］规定的β１计算公式（３）相一致，本

文对 Ｙ形偏心支撑钢框架结构的有效初始刚度由

坐标原点与０．４犞ｍａｘ确定的割线刚度定义．下面以

８层算例为例，对谱形状因子ＳＳＦ的计算过程简述

如下：

（１）由模态分析得到８层算例的犜１＝１．２８９５ｓ，

求出结构的ε（犜）ｒｅｃｏｒｄｓ＝０．６×（１．５－犜）＝０．１２１；

（２）对结构进行Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分析（侧向力按倒三

角布置），以最大层间侧移达３％作为结构到达极

限状态的判定标准，得到结构的极限位移Δｕ＝

５６６．１１ｍｍ，按文献［６］建议的有效屈服位移确定

方法得到结构的Δ狔＝１８０．２９ｍｍ（见图９所示），

由公式（４）得到结构的延性能力μ犮＝３．１４；

（３）将μ犮代入公式（３），求出表１所示４４条地

震记录的频谱特性对８层算例的影响程度系数β１＝

０．２１８５；

５３８
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（４）取谱形状期望值ε
－

０ ＝１．４５，将ε（犜），ｒｅｃｏｒｄｓ

和β１代入公式（２），求出８层算例的谱形状因子

ＳＳＦ为１．３３７．

按上述方法求出所有算例的ＳＳＦ见表５所示．

图９　８层算例的犘狌狊犺狅狏犲狉曲线

犉犻犵９　犘狌狊犺狅狏犲狉犮狌狉狏犲狅犳８狊狋狅狉犲狔犿狅犱犲犾

（２）调整后的倒塌富裕度犃犆犕犚

结构调整后的倒塌富裕度记为犃犆犕犚可由公

式（５）确定：

犃犆犕犚 ＝犆３犇 ×犛犛犉×犆犕犚 （５）

公式（５）中，犃犆犕犚 为调整后的结构倒塌富裕度；

犆３Ｄ为模型调整系数，空间模型取１．２，平面模型

取１．０；本文Ｙ形偏心支撑钢框架的分析模型均采

用平面模型，各算例的模型系数可取为１．０．按公

式（５）求出各算例调整后的倒塌富裕度犃犆犕犚见表

５所示：

表５　各算例的犃犆犕犚

犜犪犫５　犃犆犕犚狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊狌狀犱犲狉犚犈犪狀犱犎犈

算例 εｒｅｃｏｒｄ β１ 犛犛犉
犆犕犚 犃犆犕犚

犚犈 犎犈 犚犈 犎犈

８层 ０．１２１ ０．２１８５ １．３３７ ２．１０６ １．７３２ ２．８２ ２．３２

１２层 ０．００ ０．１４９９ １．２４３ ２．５５ ２．１１ ３．１７ ２．６２

１６层 ０．００ ０．１６９３ １．２７８ ２．９６ ２．４４ ３．７８ ３．１２

２０层 ０．００ ０．１５８７ １．２５９ ３．２９ ２．７２５ ４．１４ ３．４３

表５表明，在罕遇地震下和特大地震下 Ｙ形

偏心支撑钢框架调整后的倒塌富裕度犃犆犕犚随结

构总层数的增加亦呈上升趋势，在罕遇地震下的

犃犆犕犚平均值为３．４７８，在特大地震下的犃犆犕犚

平均值为２．８７３，说明按犚＝３．４设计的Ｙ形偏心

支撑钢框架在罕遇地震和特大地震下均有较高的抗

倒塌安全储备．

４４　不确定系数β犜犗犜及犃犆犕犚容许值

调整后的犃犆犕犚没有反映结构自身的离散性

以及各种不确定性的影响，文献［６］在确定结构调整

后的倒塌富裕度容许值时对各种不确定性的影响通

过一个综合影响系数βＴＯＴ进行考虑．βＴＯＴ可由地震

记录的不确定性系数βＲＴＲ，与设计要求有关的不确

定性系数βＤＲ，与试验数据有关的不确定性系数βＴＤ

以及非线性模型的不确定性系数β犕犇犔综合确定．

ＡＴＣ６３对“结构设计质量”、“结构及结构构件试

验数据质量”和“非线性分析模型质量”分为４个等

级（优秀、良好、一般、很差），给出了用表２所示

４４条远场地震记录评估结构抗倒塌性能的β犜犗犜 建

议值．

对本文设计的４个Ｙ形偏心支撑抗倒塌分析

算例在倒三角分布荷载模式下进行Ｐｕｓｈｏｖｅｒ分

析，得到各算例在层间侧移角达１／５０时的塑性

铰分布见图１０，由图１０可知，所有算例在层间

侧移角达１／５０时，耗能梁段和绝大多数框架梁

均不同程度地进入了塑性，８层和１２层结构的柱

子仅在底部局部几层位置出现部分塑性（塑性铰

转角在０．０２以内），２０层算例的柱子仅在底层中

柱柱脚位置出现塑性铰，而１６层算例所有柱子

依然在弹性范围内，所有算例在倒塌前能够确保

耗能梁段发生剪切屈服，在结构中支撑斜杆不发

生破坏的前提下，周边框架梁柱均能够形成“强

柱弱梁”的破坏模式．说明本文设计的４个算例

符合结构抗震设防要求，体现了“能力设计”思

路，框架梁柱均能够形成“强柱弱梁”的延性破坏

模式，因此这些算例的“结构设计质量”均属于良

好以上水平．

虽然许多学者基于静力试验对偏心支撑钢框架

的抗震性能进行了大量研究［１７］，但由于试验费用

较大，许多试验都采用缩尺模型，与实际情况有一

定的差距，因此，对各算例的“结构及结构构件试

验数据质量”按良好水平［６］．

根据文献［６］按“结构设计质量”和“结构及结构

构件试验数据质量”均属良好水平给出表２所示４４

条远场地震波下，对应于不同“非线性分析模型质

量”的βＴＯＴ见表６．

ＦＥＭＡ６９５
［６］采用“当倒塌强度由中值犛犆犘以对

数值给出时，对应的对数标准差和结构综合倒塌不

确定因子βＴＯＴ相等”的假定，针对不同的综合倒塌

不确定系数βＴＯＴ，分析给出了可接受的倒塌概率分

别为５％～２５％的犃犆犕犚 容许值见表６．表６中

犃犆犕犚容许值的表示方法如下：如果给定的可接

受倒塌概率为１０％，则相应的犃犆犕犚容许值记为

犃犆犕犚１０％．
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图１０　各算例层间侧移为达１／５０时的塑性铰分布

犉犻犵１０　犘犾犪狊狋犻犮犺犻狀犵犲狊狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊犳狅狉狋犺犲狊狋狅狉犲狔犱狉犻犳狋狊狅犳１／５０

　　 表６　各算例的β犜犗犜和犃犆犕犚允许值

犜犪犫６　β犜犗犜犪狀犱犪犮犮犲狆狋犪犫犾犲犃犆犕犚狅犳犪犾犾犿狅犱犲犾狊

非线性分析模型质量 优秀 良好 一般 很差

βＴＯＴ ０．６０ ０．６５ ０．７５ ０．８５

犃犆犕犚５ ２．６８ ２．９１ ３．４３ ４．０５

犃犆犕犚１０ ２．１６ ２．３０ ２．６１ ２．９７

犃犆犕犚１５ １．８６ １．９６ ２．１８ ２．４１

犃犆犕犚２０ １．６６ １．７３ １．８８ ２．０５

犃犆犕犚２５ １．５０ １．５５ １．６６ １．７７

由表６可知，可接受的倒塌概率越小，不确定

水平βＴＯＴ越高，结构需要具备的调整后的抗倒塌富

裕度犃犆犕犚越大．

本文ＩＤＡ分析采用的有限元模型，与试验数

据之间存在一定的差异［７］，且结构倒塌分析没有充

分考虑节点变形（加劲板断裂、扭曲，腹板断裂、

扭曲），支撑局部加劲板与主体结构的连接构造，

以及动应变速率较高时材料变脆等因素对结构破坏

模式的影响．偏于保守考虑，本文对各算例的“非

线性 分 析 模 型 的 质 量”均 按 很 差 考 虑，即 取

βＴＯＴ＝０．８５对应的犃犆犕犚 容许值分析结构影响系

数犚 的可接受程度，评估结构的抗倒塌能力．

４５　基于罕遇地震犆犕犚的结构抗倒塌性能评估

参考美国ＦＥＭＡ６９５给出结构性能评估的评判

标准：把结构在罕遇地震下的可接受倒塌概率定为

１０％，考虑到某些个别算例的倒塌概率会超过这个

值，取１０％的倒塌概率作为倒塌富裕度平均值的

可接受标准，取２０％的倒塌概率作为倒塌富裕度

包络值的可接受标准．即如果设计算例在罕遇地震

下的犃犆犕犚满足下面两个标准，则认为结构的抗

倒塌性能满足要求或结构设计采用的结构影响系数

犚是可以接受的：

（１）调整后的倒塌富裕度平均值满足公式（６）

要求：

犃犆犕犚犻≥犃犆犕犚１０％ （６）

（２）每个调整后的倒塌富裕度满足公式（７）

要求：

犃犆犕犚犻≥犃犆犕犚２０％ （７）

由表５和表６可知：

（１）在罕遇地震下各算例的犃犆犕犚 平均值为

３．４７７５，βＴＯＴ＝０．８５对应的犃犆犕犚１０％为２．９７，

满足公式（６）要求．
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（２）各算例在罕遇地震下的犃犆犕犚 最小值为

２．８２，βＴＯＴ＝０．８５对应的犃犆犕犚２０％值为２．０５，

满足公式（７）要求；

（３）在罕遇地震下，４个算例的犃犆犕犚均介于

犃犆犕犚５％～犃犆犕犚１０％之间，说明所有算例在罕

遇地震下的倒塌概率在５％～１０％之间．

（４）在特大地震下，１２层、１６层和２０层算例

的犃犆犕犚 介于犃犆犕犚１０％～犃犆犕犚１５％之间，８

层算例的犃犆犕犚介于犃犆犕犚１５％～犃犆犕犚２０％之

间，说明除了８层以外，所有算例在特大地震下的

倒塌概率均不超过１５％．至于８层算例得到的

犃犆犕犚较小的原因，除了我国《建筑抗震设计规

范》对层数较少的结构采取的抗震措施相对宽松以

外，主要是因为层数低的结构冗余度比层数高的结

构具备的冗余度要小所致．

综合以上分析，按犚＝３．４设计的Ｙ形偏心支

撑钢框架在罕遇地震下的倒塌概率不超过１０％（在

５％～１０％之间），结构的安全储备能够满足要求，

该文献建议的结构影响系数犚值是可以接受的．

需要说明的是，本文评估的结构高度仅为２０

层以内，因为倒塌评估选择的地震记录仅适用于自

振周期在４ｓ范围内的结构
［６］．尽管如此，但表５

表明一个趋势“结构层数增大，结构倒塌安全储备

也增大”，这与美国 ＡＴＣ６３中混凝土结构抗倒塌

能力评估结果一致，说明对Ｙ形偏心支撑钢框架

取犚＝３．４对层数超过２０层的结构也能适用．

５　结论

本文根据结构影响系数犚＝３．４设计了４个不

同层数的 Ｙ 形偏心支撑钢框架结构算例，利用

ＡＴＣ推荐的４４条远场地震波对各算例在罕遇地震

和特大地震下的易损性进行了分析，借鉴美国ＦＥ

ＭＡ６９５建议的基于犆犕犚 的结构性能评估方法，

评估了结构影响系数犚 的可接受程度，得到以下

几点结论：

（１）以犛犪（犜１）计算的 Ｙ形偏心支撑钢框架的

倒塌富裕度犆犕犚 随结构总层数的增加呈增大趋

势，说明层数多的结构比层数低的结构有高的

犆犕犚（低的倒塌风险）．

（２）除了８层算例在特大地震下的倒塌概率为

２／４４外，所有算例在罕遇地震和特大地震水准下

的倒塌概率均为０，说明按结构影响系数犚＝３．４

设计的 Ｙ形偏心支撑钢框架结构有较高的抗倒塌

能力．

（３）所有算例在罕遇地震下的倒塌概率不超过

１０％（在５％～１０％之间），除了８层以外，所有算

例在特大地震下的倒塌概率均不超过１５％，所有

算例的抗震倒塌安全储备能够满足要求，对 Ｙ形

偏心支撑钢框架取犚＝３．４是可以接受的．
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