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3.6 钢-混凝土组合梁桥动力试验 

结合近年来笔者团队参加的一座实际桥梁结构试验的实践，对多参考点脉冲

锤击法在桥梁结构识别的应用进行深入研究，分别阐述了该方法在实际桥梁结构

信号处理及参数识别中遇到的问题和挑战，并提出了相应的解决方案在试验中得

到了有效的应用。拟对一座简支钢-混凝土组合梁桥进行多参考点脉冲锤击法试

验，该试验的目的是验证在实际工程中模态柔度计算的可靠性以及子结构分片综

合技术的可行性。  

3.6.1 桥梁概况 

一座三跨简支钢-混凝土组合梁桥试验被用来进一步验证子结构模态柔度综

合方法的可靠性，如图 3.27 所示。该桥为双向四车道，其中东西两跨跨长均为

15.45m，全长 46.62m，宽 15.54m，混凝土人行道宽 1.07m。桥梁上部结构由钢筋

混凝土桥面板和 7 根间距为 2.18m 的简支工字形钢梁组成，下部结构为钢筋混凝

土支墩。桥面板、人行护栏等部件在 2004 年进行了翻修。测试的桥梁结构为一跨

桥梁结构的半幅，限制 2 车道车辆通行。笔者团队对该跨半幅桥面进行了多参考

点脉冲锤击法实验，利用一反弹可控的落锤来进行锤击法测试。  

 

(a)测试桥梁  

6 跨×2.18m=13.11m

C 381×94 (mm)

0.41m
0.46m

15.54m

0.18m
0.25m

工字钢梁

6.40m 6.40m1.07m0.30m 1.07m 0.30m

I 758×266(mm)

 
(b) 桥梁横截面  
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现有河床

木桩
混凝土桩 混凝土桩

高水位线

48.06m

 
(c)桥梁立面图  

图 3.27 桥梁概况和截面尺寸 

      
(a) 传感器安装点布置图  

    

(b) CMIF 进行 7 个参考点 PC 桥梁分析  

图 3.28 测试布置和模态提取图  

3.6.2 多参考点脉冲锤击法测试 

脉冲锤击法测试采用的反弹可控的落锤，落锤能提供大约 111kN 的力。在此

次试验中，数据采集系统采用  National Instruments 公司系统，同时利用 ABSignal

公司的 ModalView 软件进行信号采集。经过校验，24 个 PCB393A-03 加速度传感
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器沿车道和人行道布置用来测垂直振动，其中人行道上的传感器用于测试扭转模

态，测点布置图如图 3.28(a)所示。10，11，14，16，17，18 和 20 作为输入点，

试验在无车辆运行时进行，以避免外界干扰。锤击点附近的加速度在-1.5g～1.5g

间变化，而远离锤击点的加速度在-0.15g～0.15g 之间。  

在无车辆运行的情况下进行多参考点数据采集，以提取模态参数。脉冲锤击

试验的采样频率设置为 1600Hz，对原始时域信号加矩形窗和指数窗以减少信号的

泄露。加窗后的时域信号采用 16384 点的傅里叶变换(FFT)进行自功率谱和互功率

谱计算，该频率响应函数采用 H1 算法，并用 CMIF 模态分析方法提取极点、留数

和放大因子。进行模态提取时频响函数的峰值提取图如图 3.28(b)所示，识别得到

的振型如图 3.29(a)所示。采用 SAP2000 有限元软件对该桥进行建模，混凝土抗压

强度取 fc=27.6MPa，弹性模量 Ec=2.15×104 MPa；钢材屈服强度为 fy=344.7MPa，

弹性模量 Es=2.0×105 MPa。纵梁和横隔梁采用 Beam 单元，混凝土面板采用 Shell

单元，钢梁和混凝土之间的连接采用 Link 单元进行模拟，整座桥总共划分为 2223

个 Beam 单元，6048 个 Shell 单元，1722 个 Link 单元。在 Sap2000 中利用子空间

迭代法计算特征值，分析得到的前 10 阶垂直方向模态如图 3.29(b)所示。  

 
 

(a) 脉冲锤击法测试的前 10 阶模态  

 
 

(b) Sap2000 计算的前 10 阶模态  

图 3.29 实测模态和 Sap2000 计算模态对比  
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由图 3.29 可见，除第 6 和第 9 阶略有差别外，其他各阶都能基本吻合，说明

多参考点锤击法很好地识别了结构的振动特性。其中第 1 阶频率计算值与测试值

之间差异相对其它较大，这是因为进行实桥动力测试时，地基、环境温度及模态

试验方法等因素对低阶模态的影响较大。而这些因素难以在有限元模型中准确地

反映，故低阶频率测试值与计算值的差异较其它阶大。 

3.6.3 脉冲锤击测试的子结构综合 

该桥最重要的测试目的是为了验证分片子结构综合的思想，即在桥面上不封

闭桥梁的情形下，利用一条车道或者部分车道，采用单点激励多点拾振(SIMO)的

脉冲锤击法进行局部桥面的动力测试，以识别局部桥面的模态柔度，然后再将各

激励点区域的子结构综合起来以获得结构整体的模态柔度。  

               

  (a)工况一：整体 SIMO 试验            (b) 工况二：局部有区域重叠测试  

 

(c) 工况三：局部无区域重叠测试  

图 3.30  整体 SIMO 测试和局部 SMIO 测试工况 

采用了三种不同工况的 SIMO 试验对桥面板进行动力测试，以验证子结构综

合法的可行性，测试工况如图 3.30 所示。工况一是对全区域范围进行 SIMO 动力

测试，在 10 号点处施加激励，所有 21 个点采集加速度信号，采用 CMIF 方法提

取频响函数峰值，用这种方法来对比与 MIMO 测试的结果差别。工况二是对两个

有部分重叠的子区域分别进行 SIMO 动力测试，10 号点和 14 号点分别为两个子

区域的激励点，用 CMIF 法得到两个子结构的模态振型，将其质量归一后进行拼

合，最终得到整个结构的模态振型和柔度系数。工况三则对两个无重叠的子区域

分别进行 SIMO 动力测试。  

第一种工况为了测试用 SIMO 方法来进行模态柔度识别的可靠性，用 CMIF

方法来进行模态提取，第二种工况和第三种工况是为了测试分片子结构集成的可

能性，利用 SIMO 方法对两个子结构分别进行测试，然后再进行子结构综合，两

种工况分别用 CMIF 方法进行模态提取如图 3.31 所示。 
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 (a)工况二子结构 1 的 SIMO 分析        (b)工况二子结构 2 的 SIMO 分析  

     
(c)工况三子结构 1 的 SIMO 分析        (d)工况三子结构 2 的 SIMO 分析  

图 3.31 子结构 SMIO 测试的模态提取 

 

图 3.32 不同试验方法 MAC 值比较  

MIMO 方法和三种 SIMO 方法得到的相关模态参数如表 3.8 所示，表中频率

差是指不同测试方法得到的频率与 MIMO 方法得到频率的差值，不同方法振型估

计的 MAC 值如图 3.32 所示。MAC 值是衡量不同测试方法得到的振型的相关程度，

该值越接近 1，说明两个振型的相关程度越高。除了第 3 阶模态差别稍大，用 SIMO

和 SIMO 子结构综合所获得的模态与 MIMO 所获的模态差别不大。MIMO 相对于

SIMO 而言，测得的频响函数估计的准确性和一致性均得到了提高。因此采用

MIMO 识别模态比 SIMO 在理论上要更加可靠，表中显示第 3 阶模态差异较大的

原因可能是采用 SIMO 法识别模态时，锤击点恰好位于第 3 阶的振型节点附近，

MIMO vs. SIMO   MIMO vs. 有重叠分片测试    

MIMO vs. 无重叠分片测试     
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从而导致该阶模态的拾取误差较大，这也是 SIMO 方法的一个缺点。但从振型上

判断，两种方法获得的该阶模态振型基本一致。  

表 3.8 MIMO 法与不同的 SIMO 法测得的固有频率比较  

模

态  

MIMO
法  

SIMO 全区域

测试法  
有重叠区域子结构测试  无重叠区域子结构测试  

频率

(Hz)  
频率

(Hz)  
差值

(%)  

子区域

1 频率

(Hz)  

差值

(%)  

子区域

2 频率 
(Hz)  

差值

(%)  

子区域

1 频率

(Hz)  

差值

(%)  

子区域

2 频率

(Hz)  

差值

(%)  

1 7.29  7.78  6.71  7.77 6.54  7.35 0.78  7.77 6.54  7.35  0.82  

2 7.79  7.97  2.35  7.96  2.20  7.55  -3 .10  7.96  2.20  7.57  -2 .80  

3 10.13 8.75 -13.6  8.68 -14.3 8.94 -11.72  8.68 -14.3 8.94  -11.7  

4 14.66  14.66  0.02  14.66  0.00  14.78  0.81  14.66  0.00  14.78  0.82  

5 21.39  20.82  -2 .67  20.93 -2 .18  21.88  2.27  20.93 -2 .18  22.22 3.85  

6 22.78  22.80  0.06  22.76 -0 .13  22.74 -0 .23  22.76  -0 .13  22.71 -0 .36  

7 26.68  27.13 1.66  27.18 1.83  28.49  6.76  27.18  1.83  28.91  8.33  

8 29.89  29.93  0.12  29.95 0.18  29.64 -0 .86  29.95 0.18  29.64  -0 .85  

9 34.01  34.10 0.25  33.99  -0 .05  33.78 -0 .68  33.99  -0 .05  34.17  0.48  

10 35.58  35.68  0.27  35.14  -1 .23  35.25  -0 .93  35.14  -1 .23  35.25 -0 .95  

由表 3.8 可见，不同方法得到的频率估计相差较小，这说明 MIMO 法、SIMO

法、有重叠区域的子结构综合测试法和无重叠区域的子结构综合测试法均能对结

构的柔度系数进行准确的识别，并能合理地利用。利用柔度系数矩阵预测结构在

均布荷载作用下的位移值称为 ULS 值，该值是比较柔度识别方法是否准确的最直

观的方法。为了比较不同柔度识别方法对 ULS 值的影响，在每个点施加 4450N

的载荷，直接提取比较如图 3.33 所示。可见，SIMO 的工况 1 在第 3 号梁的结果

误差较大，而 SIMO 的子结构综合的结果与 MIMO 结构符合基本良好，因此可见

子结构模态柔度综合能被用到实际工程中。  

 
图 3.33  不同工况下 ULS 值比较  

SIMO 测试    MIMO 测试   

有重叠分片测试     无重叠分片测试    
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3.6.4 随机振动测试 

该桥测试的另一个目的是验证随机振动测试下利用质量归一振型识别结构模

态柔度的可行性。对该桥进行了两组随机振动测试工况，其工况设置如图 3.34 所

示。随机振动测试的采样频率为 413.05Hz，采样时间为 610s。  

     
(a)整体测试                                (b)分片测试  

图 3.34 随机振动动力测试工况设置  
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(a)整体测试                (b)子结构 1                 (c)子结构 2 

图 3.35 随机振动测试 CMIF 法模态提取图 

表 3.9 随机振动测试前 10 阶模态分析结果  

模态  

MIMO 测试  全区域随机测试  分片子结构随机测试  

频率(Hz)  频率(Hz)  差值(%) 
子结构 1 
频率(Hz)  

差值(%) 
子结构 2  
频率 (Hz)  

差值(%) 

1 阶  7.29 6.95 4.66  6.96 4.53  7.22 0.96  

2 阶  7.79 8.23 5.65  8.23 5.65  8.25 5.91  

3 阶  10.13 10.33 1.97  10.26 1.28  10.34 2.07  

4 阶  14.66 14.79 0.89  14.80 0.95  14.83 1.16  

5 阶  21.39 / / / / / / 

6 阶  22.78 23.81 4.52  23.56 3.42  23.78 4.39  

7 阶  26.68 26.24 1.65  / / / / 

8 阶  29.89 29.49 1.34  29.32 1.91  28.99 3.01  

9 阶  34.01 34.56 1.62  34.67 1.94  33.60 1.21  

10 阶 35.58 / / 36.41 2.33  34.10 4.16  

随机振动测试的工况 1 为整体测试工况，3、4、7、10、11、14、17、18、21

这 9 个点选取为随机振动动力测试的参考点，21 个点为加速度响应信号输出点。

工况 2 为分片测试工况，点 10 和点 14 分别为子结构 1 和子结构 2 的参考点。求
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解参考点与其他测点的互相关函数，可以得到结构的伪频响函数曲线。采用 CMIF

方法对频响函数曲线进行极点峰值提取如图 3.35 所示，测试得到的模态参数整理

如表 3.9 所示。从表 3.9 所示来看，随机振动整体测试和分片测试均能较好识别

出结构的各阶模态，但有部分高阶模态未能识别出来。随机振动测试得到的各阶

振型与 MIMO 测试得到的振型 MAC 值如图 3.36 所示。  

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0
M

A
C
值

模态阶数 (n)

 整体测试
 分片测试

 

图 3.36 模态振型 MAC 值  

采用前面所述的质量归一方法对随机振动测试得到的模态振型进行归一化。

将测试区域的质量均匀分布到 21 个测点，其划分如图 3.37 所示。计算每个测点

所属区域的质量列出如表 3.10 所示，集成结构的总质量矩阵，然后计算结构的模

态柔度。随机振动测试得到的模态柔度位移与脉冲锤击测试得到的模态柔度位移

如图 3.38 所示。  

 

图 3.37 集中质量划分  

表 3.10 各测点的集中质量(单位：kg) 

梁编号 1/8 跨  1/4 跨 3/8 跨 1/2 跨 5/8 跨 3/4 跨 7/8 跨 

梁 1 6398.43 4214.48 4214.48 4269.47 4214.48 4214.48 6398.43 

梁 2 3558.06 2290.85 2290.85 2400.83 2290.85 2290.85 3558.06 

梁 3 20486.7 13501.4 13501.4 13666.4 13501.4 13501.4 20486.7 
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由图 3.38 可见，各点的 ULS 值与 MIMO 测试的结果基本符合，误差基本在

10%之内，而梁 1 位置的结果要比梁 2 和梁 3 的结果要好，这是因为测试过程中

只对该桥宽度的半幅进行了测试，梁 3 测点的质量估计的误差比梁 1 要大。  

1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21
-1.8

-1.5

-1.2

-0.9

-0.6

-0.3

0.0
 脉冲测试
 随机整体测试
 随机分片测试

位
移

 (
m

m
)

测点编号 (n)  

图 3.38 均布力作用下的位移值  

3.7 本章小结 

本章进行钢-混凝土组合结构的脉冲锤击试验和随机振动试验。脉冲锤击法模

态试验的研究结果表明 SISO，SIMO 和 MIMO 等多种动力测试均能有效地识别结

构的模态参数。利用两组 SIMO 子结构分片测试得到的振型，拼接成结构的整体

振型，最终获得结构的整体柔度，与 MIMO 测试的结果以及静载试验的结果对比

表明，分片子结构模态柔度综合技术能够识别出结构的主要模态，得到的模态柔

度与实测结果的误差较小，验证了该方法运用于实际结构的可行性。为了进一步

扩大模态柔度识别的测试技术，研究了随机振动测试下的模态柔度获取方法。随

机振动测试的柔度误差较脉冲锤击测试增大，主要原因在于随机振动测试过程无

法获取结构精确的质量矩阵，需要对结构的质量矩阵进行一定的假设，因此利用

随机测试得到的柔度矩阵是结构真实柔度矩阵的一个相似矩阵。将随机振动测试

的柔度矩阵乘以力矩阵，预测的位移值比实测值要大，这主要是因为集中质量矩

阵假设降低了结构的自由度，从而使结构变柔。  
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第4章  钢-混凝土组合板的损伤识别试验研究 

4.1 引言 

结构识别领域的一个核心内容是损伤识别。所谓损伤，主要指结构的材料性

能、边界条件、几何特性等发生变化，引起结构的静动力性能以及结构整体安全

性的变化。Rytter[76]定义了四个层次的损伤识别：(1)损伤是否存在；(2)损伤位置

判断；(3)损伤程度的计算；(4)判断结构是否可靠，预测结构剩余寿命。目前，大

部分测试手段只能达到第 1 层次的损伤识别，对于第 2、3 层次的损伤识别则多处

于学者研究阶段，对于第 4 层次的损伤识别问题则研究得比较少。从理论上说，

用于判定结构损伤是否存在的指标应该是全局量，而用于判定结构损伤位置和损

伤程度的指标最好是局部量。模态柔度系数作为一个反映结构各个测点柔度状态

的局部量，已经在广泛的桥梁结构静动力试验中被证明是一种可靠的反映结构性

能状态的有效指标。利用动力测试手段能够获取结构的模态柔度，进一步用于结

构的状态评估和损伤诊断。  

4.2 损伤模拟试验 

4.2.1 损伤工况设定 

钢-混凝土板的相关情况在第 3 章进行了详细介绍，本章的内容基于前文的钢

-混凝土组合板进一步进行试验研究。对实际桥梁可能出现的损伤情况进行实验室

模拟，如改变支承条件、拆掉横隔梁、连接件松动、静力加载等，对试验构件造

成不同程度的损伤，再进行动力测试。抗剪连接件是钢梁和混凝土板协同工作发

挥其特点的关键部件。  

     
(a) 栓钉                     (b) 套筒               (c) 螺栓套筒  

图 4.1 栓钉和螺栓套筒连接件  

钢-混凝土组合结构的抗剪连接件最常用的是圆柱头栓钉，如图 4.1(a)所示。
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栓钉底端与钢梁焊接在一起，顶端有一扩大的圆柱头，从而防止栓钉从混凝土板

中拔出。为了在实验室条件下模拟连接件的损伤，设计了螺栓加套筒的连接件形

式模拟传统的栓钉连接件，如图 4.1(b)和(c)所示。  

梁 1 和梁 3 采用可松动的螺栓连接，梁 2 则采用传统的栓钉连接，栓钉的尺

寸和间距与螺栓相同。连接件设计为完全抗剪，在梁 1 上涂有黄油，消除了混凝

土和钢梁表面之间的粘结作用，从而梁 1 的大部分剪力由抗剪连接件承受。组合

板钢梁的整体连接件分布如图 4.2 所示。  

 
(a) 各钢梁连接件示意图  

 
(b) 钢梁和混凝土板螺栓连接示意图  

图 4.2 钢梁连接件示意图  

在实验室条件下对试验构件造成不同程度的损伤，如图 4.3~4.5 所示。对实

际桥梁可能出现的损伤情况分 3 种工况进行实验室模拟。以组合板的初始状态为

参考状态，各种损伤工况的具体定义如下所示。  

工况 1：将 5 号点和 14 号点之间的横隔梁拆掉，如图 4.3 所示。该工况的设

计是使工字钢的侧向刚度发生变化。  
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(a)拆掉横隔梁之前                    (b)拆掉横隔梁之后  

图 4.3 工况 1：模拟横隔梁损伤  

       
(a) 钢支座                      (b) 橡胶支座  

图 4.4 工况 2：模拟支座损伤  

工况 2：将 1 号点的支座由钢支座换成橡胶支座，钢支座的弹性模量为

200000MPa，橡胶支座采用聚氨酯板，弹性模量为 60MPa。支座下面放置了一个

刚性的可调节支座，利用可调节支座可以对组合板的 6 个支座进行调平，同时可

以方便地更换支座类型，工况 2 如图 4.4 所示。该工况使支座刚度产生变化。  

工况 3：将梁 1 中位于 5~9 号点区域的螺栓完全松掉，如图 4.5 所示。该工

况使混凝土和钢梁的连接情况发生变化。  

       
(a)松掉螺栓之前     (b)松掉螺栓之后  

图 4.5 工况 3：模拟连接件损伤  

4.2.2 试验模态分析 

为研究不同损伤工况对于组合结构板不同位置处柔度系数的影响，主要以梁
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1 和梁 2 为研究对象进行了一系列的静动力试验。动力试验过程中，采用 DP730

采集系统进行数据采集。为了使脉冲信号有充分的数据点，采样频率设置为

4096Hz。通过对比实验表明，试件在每次锤击 8s 后已经充分衰减，因此采样时

间设置为 8s。每根梁布置 9 个传感器，测点位置如图 3.2 所示，其中除支座外的

7 个位置被用来进行锤击法试验。将采集的力时域数据和响应时域数据进行傅里

叶变换得到其频响函数，利用 CMIF 方法进行模态参数提取峰值图如图 4.6 所示，

进一步分析得到结构的模态柔度。  
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(a) 梁 1                                (b)梁 2  

图 4.6 CMIF 峰值提取图  

为了验证动力测试结果的准确性，对梁 1 和梁 2 分别进行了一组静载试验。

对梁 1 和梁 2 除支座处的其他 7 个测点分别进行砝码堆载，每个测点上的砝码为

50kg，然后用百分表测试结构在荷载下的挠度。将动力测试得到的模态柔度预测

结构在荷载下的位移值与静载试验实际测得的位移值进行对比，如图 4.7 所示。

由图可见，利用模态柔度预测的位移值与结构在荷载下的位移实测值吻合良好，

说明了模态柔度识别的准确性。  
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(a)梁 1                     (b)梁 2 

图 4.7 位移实测值和预测值  

4.2.3 不同损伤工况模态分析结果 

对不同工况下的试验板进行模态测试，利用 CMIF 方法对 FRF 进行峰值极点

提取得到结构的模态参数，如频率、阻尼比等，将损伤工况下的模态参数与参考
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状态进行对比如表 4.1 所示，表中所列差值均是值该工况频率与参考状态测试频

率之间的差值。  

表 4.1 不同工况下频率和阻尼比的比较 

梁

号  

参考状况  工况 1 工况 2 工况 3 

频率  
(Hz) 

阻尼
(%) 

频率  
(Hz) 

阻尼
(%) 

差值
(%) 

频率  
(Hz) 

阻尼
(%) 

差值
(%) 

频率  
(Hz) 

阻尼
(%) 

差值
(%) 

梁

1 

19.75 2.67 18.81 4.62 4.76 18.27 2.73 7.49 19.89 2.85 4.35 

25.21 1.64 25.26 1.36 0.20 23.91 1.86 5.16 24.77 2.39 1.75 

31.47 1.96 31.57 1.77 0.32 30.75 1.60 2.29 31.13 1.54 1.08 

69.40 6.80 68.31 6.68 1.57 65.63 2.71 5.43 69.50 8.03 2.74 

74.54 4.11 74.30 3.31 0.32 / / / 73.75 3.05 1.06 

110.61 4.60 109.18 4.29 1.29 103.40 3.76 6.52 / / / 

113.91 2.28 113.14 2.56 0.68 / / / 110.53 3.83 2.97 

154.39 2.75 152.68 3.18 1.11 149.80 3.80 2.97 150.13 3.69 2.76 

梁

2 

20.26 2.26 20.38 2.35 0.59 19.24 3.43 5.03 19.92 2.57 1.70 

25.43 1.39 25.51 1.35 0.31 24.21 1.74 4.80 25.09 1.64 1.34 

32.00 1.47 31.98 1.49 0.06 31.02 1.74 3.06 31.60 1.53 1.24 

82.33 2.34 81.70 1.91 0.77 85.68 2.43 4.07 82.10 2.07 0.27 

113.09 4.09 113.31 3.99 0.19 117.55 3.49 3.94 112.32 3.53 0.68 

166.07 2.34 165.22 2.25 0.51 165.43 2.46 0.39 164.28 2.35 1.08 

由表 4.1 可见，不同损伤工况下钢-混凝土组合板的自振频率均一定程度下降，

阻尼比的变化则不明显。相对于高阶模态，低阶模态对钢-混凝土组合板的损伤更

为敏感，其中第 1 阶模态频率在不同工况下分别降低 4.76%、7.49%、4.35%，可

见结构的模态频率对支座刚度的变化最为敏感。从结构的频率变化能够判断损伤

的发生，但无法判断其损伤位置。  

利用 CMIF 方法对 FRF 进行曲线拟合，根据方法 2 公式(3)进一步得到结构的

模态柔度矩阵。将柔度矩阵乘以测点位置对应的力向量，可以得到一个模态柔度

位移值，作为结构损伤判定的指标。将 3 个损伤工况下获得的模态柔度位移与参

考状态位移进行对比，如图 4.8 所示。  

为了进一步量化结构的损伤程度，以试验板的原始状态为参考状态，定义不

同损伤工况下的模态柔度位移差值如下：  

= 100%d r

r

D D
E

D


                          (4) 

式中，E 为模态柔度位移差值，Dd 为损伤工况下的模态柔度位移值，Dr 为参

考状态下的模态柔度位移值。根据式(4)计算梁 1 和梁 2 在不同工况下的模态位移

差值如图 4.9 所示。  
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由图 4.9 可见，对于工况 1，去掉横隔梁后对梁 1 的滚动支座一侧的位移值

有较大影响。除支座位置外，损伤前后模态柔度位移值变化最大的点为 2 号点，

前后变化 12.5%。梁 2 损伤前后模态柔度位移变化比梁 1 要小些，其变化最大值

为 7.3%，为 11 号点。  

对于工况 2，模态柔度位移值对支座刚度的变化非常敏感，在支座刚度变化

一侧尤其明显，1 号点和 2 号点的位移值变化分别为 119.6%和 34.9%。梁 1 的支

座变化对梁 2 的位移值也有一定影响，在 10 号点和 11 号点变化最为明显，为 29.3%

和 14.2%。  

对于工况 3，梁 1 在连接件损伤一侧的模态柔度位移值变化明显，越靠近支

座变化越大，如 9 号点和 8 号点的变化分别为 89.8%和 22.1%。而梁 2 损伤前后

模态柔度位移值变化不大，这是因为该损伤没有直接作用在梁 2 上，可见模态柔

度能够很好地识别出局部损伤。  
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(a)梁 1                                 (b)梁 2 

图 4.8 模态柔度位移对比  
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(a)梁 1                                (b)梁 2 

图 4.9 模态柔度位移差值   

总之，横向支撑变化对梁 1 和梁 2 的模态柔度位移的影响相对其他两个工况

要小。支座变化和连接件松动时，梁 1 和梁 2 均在靠近损伤的位置产生非常明显

的位移差值，表明模态柔度位移能够很好地识别出结构损伤及其损伤位置。  
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4.3 钢-混凝土组合结构的静动载试验 

4.3.1 试验目的 

国内对于钢筋混凝土结构的静动力试验研究非常多，但对于钢-混凝土组合结

构的静动力性能研究还比较少。运用于结构损伤识别的动力指纹多种多样，根据

本文前几章的研究表明，模态柔度能够准确地预测结构在荷载作用下的位移，成

为静载试验的有力补充。另外，模态柔度能够准确地识别出损伤以及损伤发生的

位置，因此本文将主要从模态柔度的角度来识别钢-混凝土组合板的损伤。 

静动载试验的目的主要有以下几点：(1)研究组合结构在静力加载过程中的静

力性能，如荷载位移曲线，钢梁、混凝土板、钢筋的应力情况，结构随荷载增加

结构产生的裂缝发展趋势等；(2)利用静力加载造成组合板的静力损伤，再利用动

力测试方法识别静力损伤状态下结构的模态信息，研究利用模态柔度识别结构静

力损伤的可靠性，比较结构静力位移与模态柔度位移的差别。  

本文将利用 ABAQUS 进行试验板的静力分析，以作为静载试验的参考。 

4.3.2 ABAQUS 有限元模型 

4.3.2.1  材料本构关系 

1）混凝土本构关系  

混凝土的本构关系采用 Hongnestad 表达式，如图 4.10 所示。Hongnestad 曲

线的方程如式 4.1 所示。  

 

 
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0 0
0 0

0
0 0

0

,

1 0.15 , u
u
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 
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 

     
      
        

  
   

  

                   (4.1) 

 式 4.1 中， 0 为混凝土峰值应力； 0 为混凝土峰值压应变； u 为混凝土极限

压应变。  

 
图 4.10 混凝土本构关系          图 4.11 钢材本构关系  
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Hongnestad 建议理论分析时，取混凝土极限压应变 u =0.003，峰值压应变为： 

0
0

0

2
E


                                (4.2) 

式(4.2)中，混凝土峰值应力： 0 0.85 cf  ， cf 为混凝土圆柱体抗压强度。混凝

土的初始弹性模量取  cE =34500MPa，泊松比为  0.2。混凝土开裂的临界应力为

10% cf ，软化模量为 10% cE 。  

2）钢材本构关系  

钢材的本构关系采用二折线模型，其应力—应变关系曲线如图 4.11 所示，图

中取钢材弹性模量 sE =206000MPa，钢材强化模量 0.01t sE E ，泊松比为 0.3。  

3）钢筋本构关系  

金属塑性模型被选取为钢筋的本构关系模型。在 ABAQUS 有限元模型中，

塑性参数的定义通常是输入结构的真实应力与真实应变，因此需要对相关的数据

进行一定的转换。由于钢筋在受拉时会发生颈缩效应，因此材料的名义应力将小

于其真实应力。为了获取结构的真实受力数据，应该把钢筋的名义应变和应力转

换为钢筋的真实应力和应变。这些参数的转换过程如下面几个公式所示：  

nomIn(1+ )                       (2.26) 

nom nom(1+ )                        (2.27) 
pl el / E                          (2.28) 

式中，和 nom 分别代表结构的真实应变和名义应变； 和 nom 分别代表真实

应力和名义应力； pl 和 el 则分别代表真实的塑性应变和弹性应变。将有限元模型

中钢筋本构的相关参数设置整理如表 4.2 所示。  

表 4.2 钢筋本构关系参数  

规格  
弹性模量

（N/mm2）  
泊松比  

塑性数据  

nom （MPa） nom   （MPa）  pl  

Φ8 2.06×105 0.3 
300 0.001456 300.44 0 

420 0.55 651 0.435 

4.3.2.2  几何模型 

几何模型按照构件的实际尺寸建立，其有限元模型示意图如图 4.12 所示。建

模时未考虑钢梁和混凝土的滑移，采用实体单元进行建模，有限元网格划分为

50mm。  

4.3.2.3  有限元分析结果 

由于实验室加载装置的限制，采用单点加载方案对钢-混凝土组合板进行加

载。ABAQUS 有限元模型分析时，首先在混凝土板跨中位置建立一块刚度无穷大
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的钢板模拟实际加载过程中的钢梁。然后在刚性板的中心位置采用单点加载，其

加载模型图如图 4.13 所示。运行有限元软件，得到钢-混凝土组合板的应力云图

和变形示意图如图 4.14 所示。钢梁和板内钢筋的应力和变形情况如图 4.15 所示。

由分析结果可以看出：钢梁的应力较大，混凝土的应力较小；纵向钢筋的应力比

横向钢筋要大。这说明钢-混凝土组合板的主要受力构件为钢梁，因此组合板具有

较好的延性。  

 

图 4.12 钢-混凝土组合板的 ABAQUS 有限元模型网格划分  

 
图 4.13 有限元模型的加载图  

 

(a)变形示意图  
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(b)应力云图  

图 4.14 钢-混凝土组合板整体应力云图和变形示意图  

 
(a)钢梁  

 

(b)钢筋                              

图 4.15 钢-混凝土组合板钢梁和钢筋应力云图和变形示意图  

 

图 4.16 ABAQUS 分析的跨中荷载位移曲线  

集中力作用点处的荷载位移曲线如图 4.16 所示，极限荷载为 352.68kN，极限
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荷载对应的位移值为 200mm。由荷载位移曲线可以看出，钢 -混凝土组合板在

180kN 的荷载以内，结构基本保持着线弹性状态。荷载超过 180kN 之后，结构进

入塑性阶段，变形急剧增加。但有限元分析结果未能表现出下降段，这与建模时

材料的本构关系定义有一定关系。  

4.3.3 混凝土和钢筋的材性试验 

钢-混凝土组合板试件混凝土浇注的同时，预留了 3 个标准的立方体试块，其

边长是 150mm，立方体试块的养护环境和养护时间与试验板一样。材料试验的主

要目的在于获取混凝土的弹性模量、密度和极限强度。首先利用电子称获得试块

的重量，除以试块的体积得到其密度。然后利用压力试验机对试块进行竖向加载

直至破坏，如图 4.17(a)所示。混凝土试块的加载过程参照《普通混凝土力学性能

试验方法标准(GB/T 50081-2002)》中的相关规定，采用匀速加载，其速率控制为

12-18kN/s。混凝土破坏时呈锥形破坏，根据测试得到的混凝土破坏强度，可以由

式(4.4)推算试块的弹性模量，3 个试块的试验结果如表 4.3 所示。  
510

2.2 34.7c
cu

E
f

                       (4.4) 

上式 Ec 代表弹性模量，fcu 代表压力试验得到的混凝土破坏强度。  

        

(a) 混凝土抗压强度试验                    (b) 钢筋拉伸试验 

图 4.17 钢筋和混凝土材性试验  

表 4.3 混凝土材性试验数据 

混凝土编号 质量/kg 密度/kgm-3 破坏荷载/kN 抗压强度/MPa 弹性模量/MPa 

Con-1 7.99 2.37×103 1216 54.04 3.52×104 

Con-2 8.04 2.38×103 1172 52.09 3.49×104 

Con-3 8.11 2.40×103 1236 54.93 3.53×104 

平均值 8.05 2.38×103 1208 53.68 3.51×104 
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表 4.4 钢筋材性试验数据  

钢筋编号 屈服荷载/kN 屈服强度/MPa 极限荷载/kN 极限强度/MPa 

HRB300-1 8.63 305.21 12.03 425.63 

HRB300-2 8.84 312.78 12.20 431.77 

HRB300-3 8.75 309.52 12.14 429.63 

平均值  8.74 307.84 12.12 429.01 

钢-混凝土组合板制作过程，预留了 3 根 600mm 长的板内分布钢筋，用于进

行钢筋的抗拉试验。抗拉试验参照《金属材料拉伸试验第 1 部分：室温试验方法

(GB/T 228.1-2010)》的相关规定，利用拉伸试验机对钢筋进行轴向受拉试验，记

录下钢筋的屈服荷载和极限荷载，3 根钢筋的抗拉试验结果如表 4.4 所示。  

4.3.4 分级加载工况 

钢-混凝土组合板通过分级静力加载制造损伤工况，图 4.18 为钢-混凝土组合

板静力加载的测点布置和试验照片，试验板两端通过固定铰和滚动铰支承在钢墩

上，且两端悬臂长 100mm，采用液压千斤顶加载装置对结构进行加载。  

  
(a)加载照片  
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(b)测点布置  

图 4.18 钢-混凝土组合板静力加载照片和测点布置  

试验板的挠曲变形通过 15 个沿钢梁纵向均匀布置位移计测试，编号为

D01~D15。采用黄岩公司生产的应变片进行应变测量，15 个混凝土应变片用来测

量组合板的混凝土应变，型号为 BX120-100AA，编号为 C01~C15，其中位于 1/4

跨和 3/8 跨的混凝土应变片贴在混凝土面板的上表面，受加载梁的影响，1/2 跨的

混凝土应变片贴在混凝土面板的下表面。24 个钢筋应变片用来测试钢梁的应变，

应变片型号为 BX-120-5AA，编号为 ST01~ST24。每根钢梁的 1/4 跨和 1/2 跨位置

贴有钢筋应变片，每个位置贴了 4 个应变片，其中工字形钢梁的腹板有 3 个应变

片，梁底翼缘底部有 1 个应变片，具体位置如图 4.19 所示。  

 
图 4.19 钢梁应变片位置图  

跨中控制截面位于钢梁位置处的纵向钢筋和横向钢筋均贴有钢筋应变片，其

型号为 BX-120-3AA，编号为 B01~B06，主要用于测试跨中位置钢筋的应变情况。

钢-混凝土组合板采用单点加载，压力传感器用来监测机械千斤顶所施加的荷载

值，千斤顶的单点荷载通过位于试验板跨中上面的加载梁均匀传递到试验板。为

了使点荷载均匀分布于实验板的各个主梁，在加载梁的下方撒了一层较厚的实心

砂，并将弹性垫块均匀垫在加载梁的下方。位移传感器、压力传感器和应变片数

据均由 TDS-530 应变仪采集，人工记录试验过程中的裂缝出现与开展。  

对组合板进行了分工况多级静载试验，总共设置了 3 组加载工况。第 1 组测

试为静力损伤工况 1，对试验板进行加载，一边加载一边观察试验过程结构是否

出现裂缝，当试验板出现肉眼可见的裂缝即停止加载，卸载后对试验板进行一次

动力测试。第 2 组测试为静力损伤工况 2，将试验板加载至中度开裂，卸载后进

行动力测试。第 3 组测试为静力损伤工况 3，将试验板加载至破坏，卸载后再进
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行动力测试。  

4.4 试验现象及结果 

4.4.1 静载试验裂缝发展情况 

由于钢-混凝土试验板采用单点加载的方式进行加载，跨中截面为控制截面，

跨中的位移和应力均是最大的。图 4.20 为钢-混凝土组合板静载试验中记录的裂

缝开展，钢-混凝土组合板的裂缝集中分布于试验板的跨中底部区域。  

梁 1

梁 2

梁 3

 
(a)静力损伤工况 1 

梁 1

梁 2

梁 3

 
(b)静力损伤工况 2 

梁 1

梁 2

梁 3

 
(c)静力损伤工况 3 

图 4.20 钢-混凝土组合板的裂缝开展  

钢-混凝土组合板的受力过程可分为开裂前、带裂缝工作和钢梁屈服后三个阶

A  

B C 
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段：混凝土开裂为裂缝从无到有的界限状态，表征着混凝土从线弹性状态进入弹

塑性状态；带裂缝工作阶段为裂缝的量变累积过程，表现为已有裂缝的不断扩宽

以及向支座方向延伸和新裂缝的不断出现；钢梁屈服后阶段为裂缝量变到质变的

破坏过程，混凝土的裂缝急剧扩展，形成横向贯通裂缝，裂缝间距开始变小，跨

中区域的裂缝变得很密集，同时裂缝宽度增大，裂缝由跨中不断向两边发展，最

后出现混凝土剥落。  

由图 4.20 可以看出，结构首先在梁 1 跨中位置出现裂缝，这是由于该试验板

为左右不对称结构，梁 1 的混凝土翼缘板向外伸出宽度要比梁 3 的大，因此加载

过程中梁 1 承受的力相对来说较大。随着荷载的增加，梁 1 位置裂缝开始向梁 2

和梁 3 方向扩展，同时裂缝也开始往支座方向发展，结构进入带裂缝工作阶段。

由于组合结构的主要受拉构件为钢梁，因此能够承受较大的挠曲变形。随着荷载

继续增加，梁 1、梁 2 和梁 3 之间的裂缝相互贯通，裂缝变得非常密集，最终结

构发生破坏。图 4.21 为结构破坏状态下的照片，其中图 4.21(a)~4.21(c)分别对应

图 4.20(c)中标出的 A、B、C 三个位置的裂缝开展情况，图 4.21(d)是破坏时螺栓

发生剪切破坏后的照片。由图 4.21 可见，结构破坏时，跨中底部混凝土裂缝密集，

结构的竖向变形增大，钢梁与混凝土板之间的粘结逐渐减弱，导致连接件承受的

剪切力增加，最终螺栓连接件被剪断，整个结构发生弯剪破坏。  

    
(a)位置 A 裂缝照片                    (b)位置 B 裂缝照片  

    
(c)位置 C 裂缝照片                (d)螺栓套筒连接件破坏照片  

图 4.21 钢-混凝土组合板的破坏状态  
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4.4.2 荷载-位移曲线 

钢-混凝土组合板的静载试验分为 3 次加载过程，3 次加载对应的最大荷载分

别为 100kN、200kN 和 260kN。利用 TDS-530 数据采集仪采集荷载和位移数据，

以梁 1 跨中位移为监测点，位移每增加 0.5mm 自动采集一次数据。图 4.22 是试

验板破坏状态下的变形照片，由照片可以看出，结构出现了明显的挠曲变形。图

4.23~图 4.25 分别为钢-混凝土组合板 3 次静力加载历程中的梁 1 跨中、梁 2 跨中

和梁 3 跨中的荷载-位移曲线。第一次加载后，各梁跨中的残余变形在 0.5mm 以

内，结构基本保持着弹性状态。第二次加载后，结构跨中的残余变形为 17.3mm，

结构的刚度有一定程度的下降。第三次加载至 258kN 时，荷载无法继续上升，结

构的变形急剧增加，梁 1 位置的螺栓套筒连接件发生剪断，荷载突然下降，结构

残余变形达到 92.5mm。加载过程中，梁 1 的跨中位移最大，梁 3 的跨中位移最

小，这是由于结构本身不对称，加载梁分配给梁 1 的荷载是 3 根梁中最大的，因

此梁 1 跨中位移最大，且连接件的破坏也在梁 1 发生。  

 
图 4.22 钢-混凝土试验板破坏状态下的变形  
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  (a) 梁 1 跨中挠度                   (b) 梁 1 第一次加载  
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(c) 梁 1 第二次加载                 (d) 梁 1 第三次加载   

图 4.23 钢-混凝土试验板梁 1 跨中的荷载-位移曲线  
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       (a) 梁 2 跨中挠度                   (b) 梁 2 第一次加载  
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  (c) 梁 2 第二次加载                    (d) 梁 2 第三次加载  

图 4.24 钢-混凝土试验板梁 2 跨中的荷载-位移曲线  
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     (a) 梁 3 跨中挠度                   (b) 梁 3 第一次加载  
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  (c) 梁 3 第二次加载                    (d) 梁 3 第三次加载  

图 4.25 钢-混凝土试验板梁 3 跨中的荷载-位移曲线  

4.4.3 荷载-应变曲线 

4.4.3.1  钢梁应变 

表 4.5 为钢梁下翼缘板底部应变片编号，图 4.26 为钢-混凝土组合板钢梁底部

的荷载-应变曲线，主要分析了梁底 1/4 跨和 1/2 跨位置处钢梁的应变。由应变测

试结果可以发现，荷载加载至 10kN，应变基本呈线性增长，说明结构在该阶段基

本处于线弹性状态。  

表 4.5 钢梁下翼缘板底部应变片编号 

钢梁位置  梁 1 梁 2 梁 3 

1/4 跨  ST04 ST08 ST12 

1/2 跨  ST16 ST20 ST24 

在弹性阶段，1/4 跨位置钢梁的应变基本相同，1/2 跨钢梁应变以梁 1 的最大，

这与位移测试的结果是一致的。第 2 次加载过程，钢梁应变表现出较大的塑性变

形，跨中应变增长很快，但 1/4 跨位置的应变仍然较小，梁 1 的跨中应变要高于

梁 2 和梁 3 的应变。第 3 次加载过程，随着荷载的增大，3 根梁的应变接近相同。

结构破坏时，钢梁跨中的应变已经到达极限应变，而钢梁 1/4 跨位置的应变仍保

持线性增长。  
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(a) 第一次加载          (b) 第二次加载            (c) 第三次加载  

图 4.26 钢-混凝土组合板钢梁底部的荷载-应变曲线 
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4.4.3.2  混凝土应变 

图 4.27 为混凝土面板应变测点编号图，在板的 1/4 跨、3/8 跨和 1/2 跨位置处

布有混凝土应变测点，每一控制截面沿板的横向方向贴有 5 个应变片。需要注意

的是，1/4 跨和 3/8 跨位置的应变片贴在混凝土板的顶面，而 1/2 跨位置的应变片

受加载装置限制贴在混凝土的底面。  

 
图 4.27 钢梁下翼缘板底部应变测点编号(单位：mm) 
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(a) 第一次加载                          (b) 第二次加载  
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(c) 第三次加载  

图 4.28 1/4 跨顶面混凝土应变  

图 4.28~图 4.30 分别是 1/4、3/8 和 1/2 跨位置的混凝土应变。由图 4.28 可以

看出，相对于钢梁应变，1/4 跨位置的混凝土压应变相对很小，第 1 次加载过程，

结构处于弹性阶段，第 2 次和第 3 次加载过程中呈现出一定塑性。由图 4.29 可以

看出，由于更加靠近跨中，3/8 跨位置处的应变要比 1/4 跨位置的混凝土应变增加
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一倍以上，第 3 次加载过程中出现了明显塑性变形。由于加载装置在跨中，因此

跨中的混凝土应变片贴在底部。由图 4.30 可以看出，跨中混凝土底部一直受拉，

第 1 次加载过程中最先在梁 1 跨中附近的混凝土拉应变急剧增大，说明该处最先

出现裂缝。随着加载的增大，裂缝开展，跨中的混泥土应变逐渐均匀。第 2 次加

载中，跨中底面混凝土拉应变过大，导致应变片损坏。  
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(c) 第三次加载  

图 4.29 3/8 跨顶面混凝土应变  
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图 4.30 1/2 跨底面混凝土应变  
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4.4.4 损伤过程中的试验模态分析 

由于在静载测试过程，将钢-混凝土组合板的方向调整了 90 度，结构的支座

条件发生了一些变化，因此对该试验板又进行了一次在参考状态下的 MIMO 动力

测试，以作为静力损伤工况的参照。然后，对该试验板进行静力加载造成结构的

静力损伤状态。每加载 1 次后，对损伤后的试验板进行一次 MIMO 动力测试。通

过动力测试获得试验板的力脉冲和加速度响应信号，对时域信号进行傅里叶变换

得到其频率响应函数。采用 CMIF 模态识别方法在频率响应函数曲线的峰值处提

取模态极点，各种工况下的模态极点提取图如图 4.31 所示。  
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(a) 参考状态工况                  (b) 静力损伤工况 1：轻微开裂  
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(c) 静力损伤工况 2：中度破坏           (d) 静力损伤工况 3：极限破坏  

图 4.31  CMIF 方法模态识别  

表 4.6 为采用 CMIF 方法识别的钢凝土组合板 4 个分析工况的频率和阻尼比。

钢-混凝土组合板的模态参数随损伤程度加深的变化规律为：整体上自振频率逐渐

下降，阻尼比上升。其中，第 1 阶模态的模态参数变化最为明显。参考状态下，

钢-混凝土组合板第 1 阶模态频率为 25.30Hz，而静力损伤工况 3 组合板第 1 阶模

态频率基频为 19.15Hz，下降率高达 24.31%。参考状态下，试验板第 1 阶模态阻



基于分片子结构综合的桥梁结构识别理论与试验研究 

82 

尼比为 0.99%，而静力损伤工况 3 组合板第 1 阶阻尼比为 2.21%，增长率高达

123.23%。由各阶模态的频率、阻尼比随静力损伤的变化情况来看，前面低阶模

态的变化叫高阶模态的变化要明显些。对于静力损伤工况 1，结构的频率变化率

最大的模态为第 1 阶，约为 0.83%，变化幅值较工况 2 和工况 3 要小很多，这是

因为在工况 1 状态下，结构基本仍属于线弹性结构。但工况 1 情况下，结构的阻

尼比较参考状态发生了较大变化，这说明静力损伤工况 1 作用下，结构已产生一

定数量的内部微裂缝，因此结构的阻尼比增加较快。  

表 4.6 CMIF 方法识别的模态参数 

模

态  

参考状态  静力损伤工况 1 静力损伤工况 2 静力损伤工况 3 

频率  
阻尼

比(%) 
频率  

差值

(%) 
阻尼

比(%) 
差值

(%) 频率  
差值

(%) 
阻尼

比(%) 
差值

(%) 
频率  

差值  
(%) 

阻尼

比(%) 
差值

(%) 

1 25.30 0.99 25.09 -0.83 1.47 48.48 22.17 -12.37 1.91 92.93 19.15 -24.31 2.21 123.23 

2 33.49 1.93 33.32 -0.51 1.03 -46.63 31.70 -5.34 2.58 33.68 28.46 -15.02 1.99 3.11 

3 67.76 1.75 67.56 -0.30 2.26 29.14 65.24 -3.72 2.31 32.00 63.70 -5.99 2.07 18.29 

4 77.89 2.58 76.31 -2.03 2.65 2.71 73.14 -6.10 3.32 28.68 70.63 -9.32 2.77 7.36 

5 84.71 1.43 83.09 -1.91 1.25 -12.59 80.02 -5.54 1.54 7.69 79.74 -5.87 1.65 15.38 

6 99.49 3.86 97.42 -2.08 4.24 9.84 95.46 -4.05 5.38 39.38 97.17 -2.33 2.83 -26.68 

7 125.37 3.12 121.13 -3.38 2.82 -9.62 119.56 -4.63 3.10 -0.64 117.25 -6.48 2.52 -19.23 

8 136.85 3.52 132.91 -2.88 3.03 -13.92 130.11 -4.93 3.17 -9.94 136.85 0.00 2.96 -15.91 

9 165.26 3.33 / / / / / / / / / / / / 

10 169.83 2.55 167.44 -1.41 3.25 27.45 162.74 -4.17 2.87 12.55 161.51 -4.90 3.61 41.57 

11 179.73 1.35 / / / / / / / / / / / / 

12 190.71 1.73 187.64 -1.61 1.64 -5.20 182.12 -4.50 1.67 -3.47 192.10 0.73 1.90 9.83 

4.4.5 模态柔度位移结果 

为确保参考状态下动力测试获取模态参数的准确性，首先对参考工况下动力

测试得到的模态柔度进行检验。检验模态柔度测试结果的方法在前文已经有相关

描述，主要是对比结构在均布点荷载作用下的静载位移和模态柔度位移。利用砝

码加载，记录试验板在均布节点荷载下的位移，节点荷载作用点为 2~8、11~17

和 20~26 这 21 个测点，每个测点布置 2 个 25kg 的砝码，即节点荷载大小为 980N。

模态柔度位移是由测试得到的柔度矩阵乘以节点荷载向量获得。参考状态下，静

载位移与模态柔度位移的对比结果如图 4.32(a)所示。由图可见，模态柔度位移与

静载实测位移十分吻合，说明测试结果的准确性。  

钢-混凝土组合板 4 个分析工况的模态柔度位移比较见图 4.32(b)。由图可以

看出，随着静力损伤的加深，试验板的模态柔度位移增大。为具体量化各种损伤

工况下模态柔度位移变化的相对值，将各个测点在静力损伤下的模态柔度位移与

参考状态下的模态柔度位移结果进行对比。由于支座位置处测点的位移较小，其

相对差值的变化很大，不具备参考性，对在分析过程中舍去了 6 个支座测点，只
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对其他 21 个非支座测点的模态柔度位移变化进行了分析，得到其相对差值如图

4.33 所示。  
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图 4.32 钢-混凝土组合板的模态柔度位移  
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c)梁 3 

图 4.33 损伤状态下的模态柔度位移变化程度  

由图 4.33 可以看出，结构在静力损伤工况 1 情况下，模态柔度位移的变化已

经非常明显，最大相对差值为测点 5 的 17.5%，而利用损伤工况 1 的最大频率变

化仅为 0.5%，这说明模态柔度位移对结构损伤的敏感程度要远远高于模态频率。

而测点 5 正好时结构加载过程裂缝最先出现的位置，因此该测点处的模态柔度变

化最大，这表明模态柔度方法能够有效地识别出损伤发生的位置。同一个静力损

伤工况，梁 1 和梁 2 的柔度变化比梁 3 要明显很多，这是因为梁 1 和梁 2 的有效

混凝土翼缘板宽度比梁 3 要宽，承担了更大的竖向荷载作用，因此损伤程度较梁
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3 要大。对于静力损伤工况 2，梁 2 的柔度变化比梁 1 的柔度变化更大，这是因为

梁 1 出现裂缝后，试验板的受拉区产生应力重分布，主要受力部位由梁 1 偏向梁

2，裂缝的扩展向梁 2 方向发展，因此其柔度变化较梁 1 更明显。但这种变化逐渐

趋向均匀，使试验板的各部位均进入塑性受力阶段。因此，总体来看，梁 1 和梁

2 的柔度变化相差不是很大。对于静力损伤工况 3，随着试验荷载的增加，模态柔

度位移的变化非常明显，最大变化率高达 92.8%，这说明结构已经产生了极限破

坏，已经能够通过肉眼看出结构发生了明显的挠曲破坏。  

从各种静力损伤工况的柔度变化趋势来看，靠近滚动支座一侧的柔度变化较

固定支座一侧的柔度变化大，而最终结构连接件破坏也产生在滚动支座这一侧。

结果表明，柔度变化的幅值能够反映出结构的损伤程度，进一步能够判断结构发

生极限破坏的位置。  

4.4.6 模态柔度位移与静载位移 

图 4.34 对钢-混凝土组合板的静载位移与模态柔度位移进行比较，3 个分析工

况的对应荷载分别为 100kN、200kN 和 258kN。由图可见，静力损伤工况 1 的静

载位移与模态柔度预测的位移结果很接近。而静力损伤工况 2 和静力损伤工况 3

的静载位移与模态柔度位移之间的差值随着损伤程度的增加而加大。  
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c) 静力损伤工况 3 

图 4.34 钢-混凝土组合板的模态柔度位移与静载位移  

试验板的静力测试位移和模态柔度位移之间出现较大的差值，这主要是由于

结构在静力测试和动力测试过程中受力状态的不同造成的。图 4.35 所示的示意图
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能够更加形象地理解静动力测试中受力状态的不同。图中实线代表前一个损伤工

况，虚线代表后一个损伤工况。对于静力测试而言，静力位移是前一个损伤工况

的峰值荷载除以其割线刚度；对于动力测试而言，模态柔度位移是前一个损伤工

况的峰值荷载除以后一个损伤工况起始点的切线刚度。有图可见，后一工况起始

点的切线刚度大于前一工况的割线刚度，因此静力位移大于模态柔度位移。如果

将损伤过程中的残余变形去除掉，则割线刚度与切线刚度的差值将会减小。对于

静力损伤工况 1，结构仍处于线弹性阶段，卸载后的残余变形较小，因此静载位

移与模态柔度位移结果很接近。随着荷载增加，混凝土进入非线性受力阶段，卸

载后的残余变形增加，造成静载位移和模态柔度位移的差值越来越大。  
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图 4.35 模态柔度位移与静载位移的对应关系  
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c) 静力损伤工况 3 

图 4.36 钢-混凝土组合板的模态柔度位移与静载弹性位移 

由于组合结构的延性较好，试验板在静载试验过程中的塑性残余变形较大。
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因此，可以定义一个静载弹性位移等于静载总位移减去结构卸载后的残余位移。

对比静载弹性位移和模态柔度位移如图 4.36 所示。由图可见，模态柔度位移结果

与静载弹性位移的差值较小。对于这一部分的误差，可从两个方面分析。首先对

于模态柔度位移来说，环境噪声干扰、频响函数估计、模态峰值提取和模态拟合

会引入一小部分的误差。其次，对于测试静载位移过程，受位移计安装的垂直度

和采集仪器的灵敏度等影响，也会产生一定误差。特别是当试验板出现新的裂缝

时，混凝土的非线性会造成荷载的小幅下滑，使得荷载与位移不同步，尤其是对

于裂缝快速增长阶段的工况 2 和工况 3 来说，这一部分误差是不容忽视的。 

4.5 本章小结 

本章主要是基于模态柔度方法对钢-混凝土组合板进行损伤识别研究。  

首先，在实验室条件下设计了支座损伤、横向支撑损伤和连接件损伤这 3 种

损伤工况来模拟实际桥梁结构可能出现的各种损伤情况，基于模态柔度的损伤识

别结果表明，模态柔度比模态频率对结构的损伤更加敏感，并且利用模态柔度位

移的变化能够定位结构的损伤位置。支座变化对结构模态柔度的影响最大，而横

向支撑条件的变化对结构模态柔度的影响较小。  

其次，对钢-混凝土组合板进行静动力试验研究，按照试验板在静载过程中裂

缝发展的情况分了 3 组静力损伤工况。测试结果显示模态柔度位移变化最大的位

置，就是结构受力最大和开裂程度最深的位移，这说明利用模态柔度位移的变化

能够反推结构的受力情况。  

最后，对结构的静载位移和模态柔度位移进行了对比。在线弹性阶段，静载

位移和模态柔度位移十分接近。而结构进入塑性受力状态后，由于残余变形的增

大，静载位移和模态柔度位移的差值增加。  
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第5章  钢-混凝土组合结构的模型修正研究 

5.1 引言 

模型修正(Model updating)是一种理论计算，是将模型中的一个或多个参数进

行修正使得修正后的模型能够更好地预测结构的反应，通常这一过程又被称为模

型校验 (Model calibration)。灵敏度分析通常在模型修正之前进行，系统地从模型

本身及其物理参数考虑，以保证选择最灵敏的参数进行修正。利用人工的手段进

行参数调整以减小实验数据和模型输出的误差是工程师最常用的方法，但是这种

调整需要对桥梁结构具有先验的认识，而且该方法是相当费时且具有局限性。通

常有两种途径被用来增加模型修正的有效性，第一种途径是使用分析包直接进行

编程或者使用第三方的修正软件（如 FEMTool 或 Dakota），这种方法的局限性是

没有后处理的功能。第二种途径利用 Matlab 程序代码对结构模型进行处理，利用

Matlab 程序将结构需要的参数提取出来并进行循环迭代运算，但此种方法只适合

于结构形式比较简单的结构。  

5.2 基于模型修正的结构识别理论 

5.2.1 基于 Strand7 和 Matlab 交互访问的模型修正方法 

Strand7 [83]是由澳大利亚研究开发的大型有限元仿真软件系统，集前处理、

分析和后处理于一体，拥有强大的建模功能和丰富的分析求解功能，曾被用来进

行国家游泳中心“水立方”有限元分析。Strand7 相对于 ANSYS、Sap2000 等大

型有限元软件的优势主要在于两点，一是安装空间小、价格便宜、计算性能好。

对于本研究所需用到的线性静力问题计算和模态分析计算两种情况，笔者团队曾

进行过 Sap2000 和 Strand7 软件的对比计算，其结果误差微乎其微。另一点也是

最具创新的一点是拥有可以和其他程序交互访问的 Strand7 API 模块，为使用者

开拓了宽广的技术发挥空间。Strand7 API 具有动态链接库(DLL)文件 St7API.DLL，

以及一系列的头文件和包含文件，DLL 文件的一些功能包括：读取 Strand7 有限

元数据，修正和创造 Strand7 有限元数据，启动 Strand7 求解器以及读取 Strand7

分析结果数据。头文件的存在允许外部程序与 St7API.DLL 文件访问。它们定义

所有使用的函数需要调用‘Stdcall’文件。在调用过程中，‘St7APICall.h’和

‘St7APIConst.m’需要包含在程序运行目录中，而‘St7API.dll’必需位于一个

能被访问程序找到的路径里。  
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Matlab 软件是进行矩阵计算最好的工具，而且其中包含很多特有的模块化的

命令，因此计算软件选择 Matlab 进行交互是最好的选择。对于大型复杂结构，特

别是由各种梁、板等构件组合而成的结构，单元编号复杂难以在 Matlab 软件中进

行编程。Strand7 软件则能运用交互编程与 Matlab 软件直接衔接，并能利用许多

Matlab 自带的工具箱(统计、优化和遗传算法等)来修正合理的有限元模型。利用

Matlab 程序能直接定义和修改 Strand7 模型中的各种参数并进行反复迭代，自动

提取和列出结构的反应。在综合 Matlab 编程和 Strand7 中的内部函数的前提下，

模型修正的过程能简单自动运行。Strand7 API 交互访问的基本流程如图 5.1 所示。 

静力加载

试验

测量位移

和应变

数据

整理

得到不同

工况的位

移和应变

脉冲锤击

法试验

时域平均

FFT变换

滤波

加窗

FRT评估

模态计算方法

模态频率和振型

静动力试验

初始模型选择

设计物理参数

建立有限元模型

（边界条件，梁-板界面

粘结，材料性能等)

选择修正参数

有限元模型里计算要

分析的静动力结果

相关函数，目标函数

用非线性最小二乘法

对目标函数优化

收敛？

结果

Strand7

工作

matlab

工作

 

图 5.1  利用 Matlab 与 Strand7 交互访问的流程图  

5.2.2 目标函数的确定 

在进行计算机自动交互访问研究中，可以利用目标函数来判断是否收敛。设

定目标函数比较修正模型和实际结构的误差，并基于 Matlab 编程进行优化求解。

利用 Matlab 编程设定目标函数和解的精度，经过有限次迭代后，当目标函数精度

满足设定值要求时，程序就会发生收敛并得到最优解。对于具有位移数据和模态

数据的结构，同时进行两种数据的模型修正，定义的目标函数如式(5.1)、(5.2)所

示：  
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在上式中，下标 E 表示实验测试数据，下标 A 表示有限元软件 Strand7 分析

数据，其中 d 表示位移，s 表示应变，f 表示频率，  表示振型向量，其中 x 表示

待识别的参数，如弹性模量等。  

5.2.3 模型修正的 Matlab 实现 

模型修正的过程主要使用了 3 个笔者所在团队开发的 Matlab 程序。第一个

是 ApiTest.m 程序，该程序主要用于 Strand7 模型的打开、运行求解和结果提取。

第二个是 ObjectiveFunction.m 程序，该程序定义修正过程的目标函数，能够调用

ApiTest 文件，将有限元模型的计算结果与实测结果代入到目标函数中。第三个是

UpdateModel.m 程序，该程序是模型修正过程中的主程序，该程序主要利用优化

工具，对有限元模型的参数进行更新，并读取预测结果，判断目标函数是否满足

迭代收敛的精度。  

Matlab 的优化工具箱提供了许多优化函数用于优化计算，能够实现使目标函

数最小化的函数有 fminbnd、fmincon、fminsearch、fminMax、fgoalattain 和 lsqnonlin

等优化函数。本文采用非线性最小二乘优化算法(lsqnonlin)进行参数修正。非线性

最小二乘法是以误差的平方和最小为准则来估计非线性静态模型参数的一种参数

估计方法。Matlab 里面提供 3 种可用于非线性最小二乘优化问题的算法：信赖域

反射算法、Levenberg-Marquardt 算法(L-M 算法)和高斯-牛顿算法。本文选择的是

信赖域反射算法，该算法的基本思想是在每次迭代中给出一个信赖域，这个信赖

域一般是当前迭代点的一个小邻域。然后在这个邻域内求解一个子问题，得到试

探步长（trial step），接着用某一评价函数来决定是否接受该试探步长以及决定下

一次迭代的信赖域。通常，评价函数即目标函数。优化算法里面的参数控制可以

通过 optimset 函数设定，常用的设置有函数值(计算结果)的精度、自变量的精度、

允许进行函数计算的最大次数、允许运行迭代的最大次数等。将所有参数设置好
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之后，运行 UpdateModel.m 程序，有限元模型的参数更新、运行分析和结果提取

将自动进行，经过有限次迭代，当目标函数精度满足设定值要求，程序发生收敛，

最终得到目标函数的最小值。  

5.3 钢-混凝土组合结构的 Strand7 有限元模型 

5.3.1 Strand7 有限元模型的建立 

模型修正的一个重要前提是建立一个能够正确反映结构静动力性能的有限元

模型。钢-混凝土结构由于有混凝土和钢材这两种材料共同受力，其界面粘结、连

接件剪切刚度、边界条件等存在诸多不确定因素。为了获得一个精确可靠的有限

元模型，在 Strand7 里面建立了 3 种不同模型如图 5.2 所示。以钢梁和混凝土板建

模时所用的单元类型，3 种模型分别为梁-壳模型、梁-实体模型和壳-实体模型。  

混凝土板

(Shell 单元)

钢梁

(Beam 单元)

Spring 单元

Spring单元

Spring 单元

支座

   板托

(Shell单元)

 

混凝土板

(Brick 单元)

钢梁

(Beam 单元)

Spring 单元

Spring 单元

支座  

(a)模型 1：梁-壳模型                         (b)模型 2：梁-实体模型  

混凝土板

(Brick 单元)

支座

Spring 单元

腹板

(Shell单元) 下翼缘

(Shell单元)

 上翼缘

(Shell单元)
Spring 单元

 

(c)模型 3：壳-实体模型  

图 5.2 钢-混凝土组合结构的 3 种有限元模型  

梁-壳体模型的优点在于所采用的单元比较简单，模型的运行速度快，对于大

型结构，这样的简化计算将能够明显地提高模型结果分析的运行速度。但这种模

型过度地简化可能会导致结构偏柔，难以反映出结构的实际静动力性能。并且壳

单元对于带板托的组合结构梁，无法建立整体的混凝土面板，只能将上部混凝土

和板托分开建模，板托与上部混凝土之间的弹簧连接将增加建模过程的不确定性。
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梁-实体模型能够克服板托建模的困难，但钢梁采用 Beam 单元，使得钢梁与混凝

土板的界面连接情况不能很好地反映在模型中。壳-实体模型能够最大程度地反映

结构真实的界面、几何等条件，但模型运行的时间相对来说是最长的。3 种模型

的横向支撑均采用 Beam 单元。  

为了简化模型，混凝土板和板内的纵横向分布钢筋采用整体式建模，将钢筋

看成一种均匀分布在混凝土内部的材料，并基于等效原理定义混凝土的弹性模量

和密度。混凝土板的等效弹性模量 Ec 取为 3.51×104MPa，泊松比λc 为 0.2，混

凝土密度ρc 为 2450kg/m3。钢梁中钢材的弹性模量 Es 取为 2.0×106MPa，泊松比

λs 为 0.25，混凝土密度ρs 为 7850kg/m3。  

有限元建模过程中，不同构件之间连接单元的定义是建模过程中的难点。本

文所采用的 3 种模型的连接单元是一样的。本文定义的连接单元均为弹簧-阻尼单

元，根据连接单元连接的具体对象，分为梁-支座连接单元、梁-板连接单元、板-

板连接单元和连接件连接单元这 4 种类型。梁-支座连接单元、梁-板连接单元和

板-板连接单元采用竖向弹簧-阻尼单元进行模拟，通过定义弹簧轴向刚度和侧向

刚度来考虑不同的连接情况。连接件连接单元采用水平 X 方向和 Y 方向两个方向

的弹簧-阻尼单元进行模拟如图 5.3 所示，图中螺旋线表示两个水平方向的弹簧-

阻尼单元，粗直线表示刚性体。两个水平弹簧单元通过 4 个刚性体连接起来构成

空间 8 面体结构，刚性体的交点分别位于钢梁和混凝土板的竖向相应节点位置处。

连接件中的弹簧-阻尼单元只考虑弹簧的轴向刚度，不再考虑其侧向刚度。  

 

图 5.3 连接件弹簧-阻尼单元  

表 5.1 钢-混凝土组合板 3 种模型弹簧单元刚度定义  

模型  
梁-壳体模型  梁-实体模型  壳-实体模型  

梁-支
座  

梁-
板  

板-
板  

连接
件  

梁-支
座  

梁-
板  

连接
件  

梁-支
座  

梁-
板  

连接
件  

轴向刚度

(106kN·m-1) 
2.0 1.02 0.038 1.0 2.0 1.02 1.0 2.0 1.02 1.0 

侧向刚度

(106kN·m-1) 
109 0.5 0.1 0 109 0.5 0 109 0.1 0 
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3 种模型的连接单元的弹簧刚度定义如表 5.1 所示。由于梁-壳体模型和梁-

实体模型中梁-板连接单元每个截面只有 1 个竖向弹簧，而在壳-实体模型单元中

每个截面可以定义 5 个竖向弹簧，为了平衡竖向弹簧数目少的影响，将梁-壳体模

型和梁-实体模型中的竖向弹簧侧向刚度设置为初值的 5 倍。各个模型的梁-板弹

簧轴向刚度则取混凝土弹性模量和钢材弹性模量的平均值。3 种模型的梁-支座连

接单元均认为其弹簧侧向刚度为无穷大，故建模时取了一个非常大的弹簧侧向刚

度。3 种建模方法得到的 Strand7 有限元模型图如图 5.4 所示。3 种模型混凝土板

X 方向和 Y 方向的基本单元尺寸为 50mm，并在钢梁位置对应位置加密为 25mm，

混凝土板 Z 方向的基本单元尺寸为 30mm。钢梁 Beam 单元的单元尺寸为 50mm，

Shell 单元的单元尺寸为 25mm。在 Strand7 有限元软件中，弹簧-阻尼单元属于

Beam 单元里的一种，刚性体单元属于 Link 单元里的一种。梁-壳体模型总共有

1860 个 Beam 单元，4480 个 Shell 单元和 132 个 Link 单元；梁-实体模型总共有

627 个 Beam 单元，8320 个 Brick 单元和 132 个 Link 单元；壳-实体模型总共有

1437 个 Beam 单元，2400 个 Shell 单元，9280 个 Brick 单元和 264 个 Link 单元。

由单元数目可以看出，模型越精确，有限元模型的总自由度越多，模型运行求解

所需要的时间也就越长。  

 

(a)梁-壳体模型  

 

(b)梁-实体模型  
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(c)壳-实体模型  

图 5.4 钢-混凝土组合结构的 3 种有限元模型  

5.3.2 有限元模型的静动力分析结果 

对 3 种不同建模方式得到的有限元模型进行模态工况分析，得到相关的频率、

振型信息如表 5.2 所示，表中所示频率差值和 MAC 值均是有限元模型与实测结果

的对比值。由表可见，壳-实体模型的模态分析结果与实测结果最为接近，而梁 -

壳体模型的结果最差，这说明壳-实体模型最能准确地反映出结构的实际情况。为

进一步验证有限元模型与实测静力结果是否吻合。将 3 种有限元模型相对于实际

试验中的测点位置处进行均布集中力加载，静力分析求解后得到的位移与静力试

验测试位移对比如图 5.5 所示。  

表 5.2 3 种模型的模态参数计算结果  

模

态  

实测  梁-壳体模型  梁-实体模型  壳-实体模型  

频率

(Hz) 

频率

(Hz) 

频率

差值

(%) 

MAC

值  

频率

(Hz) 

频率差

值(%) 

MAC

值  

频率

(Hz) 

频率

差值

(%) 

MAC

值  

1 24.78 14.65 -40.88 0.943 18.52 -25.26 0.953 23.67 -4.48 0.966 

2 31.26 23.02 -26.36 0.929 26.58 -14.97 0.946 31.30 0.13 0.959 

3 56.77 / / / 56.92 0.26 0.396 62.16 9.49 0.503 

4 61.80 48.65 -21.28 0.155 / / / 73.72 19.29 0.161 

5 82.68 58.36 -29.41 0.474 78.07 -5.58 0.914 76.20 -7.84 0.870 

6 109.36 86.25 -21.13 0.001 83.57 -23.58 0.001 88.99 -18.63 0.001 

7 120.01 106.44 -11.31 0.372 117.56 -2.04 0.772 114.42 -4.66 0.755 

8 127.61 120.08 -5.90 0.018 / / / 125.24 -1.86 0.073 
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图 5.5 有限元模型静力分析位移与实测位移  

由图 5.5 可见，壳-实体模型与实测位移结果十分接近，而其余两种模型的静

力结果误差较大。初步分析主要原因是将工字形钢梁简化为 Beam 单元或将混凝

土板简化为 Shell 单元，结构的整体刚度降低了，导致有限元模型相对于实际结

构变柔了。综合静动力结果可见，壳-实体模型与实际结构的测试结果最吻合，说

明该模型能够很好地模拟实际结构。壳-实体模型分析的前 8 阶振型与实测振型结

果的比较如图 5.6 所示，图中右边的模态为实验室 MRIT 测试得到的振型结果，

左边的模态为 Strand7 壳-实体有限元模型的振型结果。  

 

 

-0.35

-0.3

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

   

 

 

-0.1

0

0.1

0.2

0.3

   

 

 

-0.4

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

0.3

   

 

 

-0.6

-0.5

-0.4

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

   



硕士学位论文 

95 

 

 

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

0.3

   

 

 

-0.6

-0.5

-0.4

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

   

 

 

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

0.3

   

 

 

-0.5

-0.4

-0.3

-0.2

-0.1

0

0.1

0.2

   
图 5.6 动力试验与壳-实体有限元模型分析的前 8 阶模态振型  

5.4 钢-混凝土组合结构的有限元模型修正 

5.4.1 修正参数的灵敏度分析 

灵敏度分析是为了确定模型中物理参数对目标函数的影响程度，以确定结构

模型中合适的物理参数，用于简化有限元模型修正过程中需要修正的参数。本文

选取了钢-混凝土组合板的 5 个物理参数进行参数灵敏度分析，待修正参数的取值

上 下 限 和 采 样 个 数 见 表 5.3 ， 表 中 参 考 状 态 下 ， 混 凝 土 的 弹 性 模 量

E0=3.51×105MPa，其密度 ρ0=2450kg/m3，支座弹簧轴向刚度 K1=200kN/mm，梁-

板弹簧轴向刚度取 K2=100kN/mm，连接件弹簧轴向刚度 K3=100kN/mm。  

表 5.3 灵敏度分析的修正参数取值  

修正参数  参数下限  参数上限  采样个数  比例间距  

弹性模量 E 0.8E0 1.5E0 15 线性平均  

密度 ρ 0.8ρ0 1.5ρ0 15 线性平均  

支座弹簧轴向刚度 K1 0.01K1 100K1 15 对数平均  

梁-板弹簧轴向刚度 K2 0.01K2 100K2 15 对数平均  

连接件弹簧轴向刚度 K3 0.01K3 100K3 15 对数平均  

分别利用静动力试验数据对上述 5 个物理参数进行灵敏度分析。采用静力数
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据进行灵敏度分析时，目标函数如式(5.1)所示，组合板中梁 1、梁 2、梁 3 分别取

5 个均布实测点位移，总共 15 个点的位移数据参与构建静力目标函数。动力数据

灵敏度分析的目标函数如式(5.2)所示，将有限元模型中几阶 MAC 值较小的模态

剔除，选择 1、2、3、5、7 这 5 阶模态构建灵敏度分析过程中的目标函数。  

图 5.7 为基于静力数据的灵敏度分析结果。由图可见，静力数据构成的目标

函数对混凝土弹性模量的变化十分敏感，但对于其他参数的变化则不太敏感，尤

其是混凝土密度的变化，几乎对目标函数没有影响。  

图 5.8 为基于动力数据的灵敏度分析结果。由图可见，梁-板弹簧轴向刚度对

动力数据不太敏感，而其他 4 个参数则都比较敏感。基于动力数据目标函数的参

数灵敏度分析会遇到一个难点问题——模态匹配，即如何从有限元分析的众多模

态中挑选出与试验模态一一匹配的对应模态。一般而言，传统的模型修正方法是

根据模态振型凭个人经验来判断模态，但如果模型修正过程中待修正的参数较多，

有限元模型修正过程迭代的次数较多，不可能确保每次有限元分析得到的模态与

实测试验值一一对应。本文基于振型 MAC 值来匹配模态，但是某些扭转模态的

存在常常误导正确的模态匹配，因此正确编写模态匹配的 Matlab 程序是解决此问

题的关键。图 5.8e)中目标函数出现一些微小不连续，表明这个模型的某些模态没

有正确匹配，从而导致目标函数出现尖角。 
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图 5.7 基于静力数据的参数灵敏度分析  
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图 5.8 基于动力数据的参数灵敏度分析  
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5.4.2 参考状态下的模型修正 

基于上一节的物理参数灵敏度分析结果，选择混凝土弹性模量、混凝土密度、

支座弹簧轴向刚度和连接件弹簧轴向刚度这 4 个参数进行模型修正。修正参数的

初始赋值和灵敏度分析的初始值相同。模型修正过程采用笔者团队开发的 Strand7 

-Matlab API 交互访问的模型修正方法。图 5.9 是基于静力测试数据的多参数模型

迭代结果，经过 52 次迭代后，目标函数发生收敛。由图 5.9a)可见，混凝土弹性

模量的收敛性很好，而其他 3 个参数的收敛性较差，这主要是因为静力数据对这

3 个参数在初值附近的变化不敏感。图 5.10 是基于动力测试数据的多参数模型迭

代结果，经过 67 次迭代后，目标函数发生收敛。修正过程中模型参数的初值和迭

代后的收敛值如表 5.3 所示。  
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图 5.9 基于静力数据的多参数模型修正  
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图 5.10 基于动力数据的多参数模型修正  

表 5.3 参数的初值和修正后收敛值  

修正参考数据  
弹性模量  混凝土密度  支座刚度  连接件刚度  

初值  收敛值  初值  收敛值  初值  收敛值  初值  收敛值  

静力数据  1.5 1.24 0.9 1.05 1.1 0.99 1.1 1.10 

动力数据  1.5 1.23 0.9 1.15 1.1 1.05 1.1 0.96 

由静动力修正结果来看，两种方法修正得到的混凝土弹性模量比例系数十分
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接近，而其它几个参数的修正值存在一定差别。基于静力数据对其他 3 个参数的

变化并不敏感，因此采用动力修正的参数比例系数结果，作为最终修正模型的参

数值。对修正后的模型进行均布集中力荷载下的静力求解，将模型修正前后的位

移结果与砝码加载实测位移进行对比如图 5.11 所示。同时，对修正后的模型进行

模态工况分析，得到修正模型的频率和振型。整理模型修正前后的模态分析结果

以及动力测试试验值如表 5.4 所示。结果显示修正模型的静动力分析结果相对于

初始模型得到了较大地改善，这说明基于应用程序交互式访问的模型修正方法能

够成功地对模型参数进行修正。  
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图 5.11 模型修正前后的均布荷载位移  

表 5.4 模型校验前后的模态数据  

阶数  
实测  初始模型  修正模型  

频率(Hz) 频率(Hz) 频率差值(%) MAC 值  频率(Hz) 频率差值(%) MAC 值  

1 24.78 23.67 -4.48 0.966 24.68 -0.40 0.977 

2 31.26 31.30 0.13 0.959 30.79 -1.51 0.964 

3 56.77 62.16 9.49 0.503 59.37 4.91 0.612 

5 82.68 76.20 -7.84 0.870 78.55 -4.99 0.919 

7 120.01 114.42 -4.66 0.755 122.52 2.09 0.788 

5.4.3 损伤状态下的模型修正 

损伤函数采用 Teughels [77]提出的表达式。它被用来产生一系列光滑分布的

模型物理特性，修正参数为因子通过损伤函数与之相乘，可用一维形函数来计算。 

2

1
)( 1

11

x
xN e 


;   

1
2 1

1
( )

2
e x

N x
            

            (5.5)
 

其中, 11 1  x ,
1)(max 11 xN e

。  

在损伤诊断中，它被后处理地映射到“损伤单元”上，被定义为一系列有限

元模型的相邻单元，通过相邻节点连接。连接参数
ea 对于每个有限单元被确定为

整体损伤函数 Ni 的线性组合，其计算公式如式(5.6)所示。  
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ni 为损伤函数 Ni 的数量，pi 为它们之间的相乘因子，xe 为单元 e 的中心点坐

标。未损伤状态的初始参数为杨氏模量 E0=4.31×104MPa 表示，结构的惯性矩被

选为原始截面特性，弹性模量为待修正参数，如式(5.6)所示，连接参数
ea 位于 0

到 1 之间：  

0(1 )e eE a E                             (5.7) 
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(a)模型修正的模型单元划分  
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图 5.12 单元划分和损伤函数  

钢-混凝土组合板的每根梁被划分为 Strand7 中 9 个区域，其单元划分情况如

图 5.12(a)所示。每根梁划分为 5 个损伤单元域如图 5.12(b)所示，每个损伤单元域

的形函数为一个三角形函数，采用这种形式的形函数能够在识别过程中避免相邻

的物理参数产生较大的离散和偏差，每根梁共有 5 个参数值需要被识别。  

每根梁 n 个区域的连接参数，可以利用其形函数矩阵和损伤因子向量两者相

乘得到，计算公式如式(5.8)所示。针对本文中每根梁划分为 9 个区域的情况，式

(5.8)可以写成式(5.9)的形式。  
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表 5.5 模态识别结果与试验结果比较 

模态参数 
损伤工况 1 损伤工况 2 损伤工况 3 

试验  修正  试验  修正  试验  修正  

1 阶 

频率 /Hz 24.57 24.34 22.17 21.85 19.15 18.79 

误差 /% / 0.90 / 1.44 / 1.87 

MAC / 0.96 / 0.97 / 0.93 

2 阶 

频率 /Hz 31.09 31.65 30.90 31.42 28.46 29.28 

误差 /% / 1.81 / 1.68 / 2.88 

MAC / 0.96 / 0.94 / 0.91 

3 阶 

频率 /Hz 57.56 60.36 55.24 59.78 53.70 58.93 

误差 /% / 4.86 / 8.21 / 9.74 

MAC / 0.63 / 0.59 / 0.61 

5 阶 

频率 /Hz 83.09 78.11 80.02 76.43 79.74 75.86 

误差 /% / 5.99 / 4.49 / 4.87 

MAC / 0.91 / 0.89 / 0.83 

7 阶 

频率 /Hz 121.13 122.09 119.56 121.43 117.25 120.85 

误差 /% / 0.79 / 1.56 / 3.07 

MAC / 0.79 / 0.78 / 0.75 

每个单元区域的损伤函数值可以由形函数确定，只要求解出 pi，则能够确定

出每个单元区域的连接参数，即得到每个单元区域的刚度退化系数。由于损伤状

态下，结构已经进入塑性受力状态，基于静力数据的模型修正，将导致刚度退化

系数估计过大。因此，本文仅利用动力数据进行钢-混凝土组合板的损伤状态模型

修正。图 5.13 为钢-混凝土组合板结构经过模型修正得到的刚度退化曲线，表 5.5

为钢-混凝土组合板模型修正后各阶模态参数与试验实测结果的比较。  
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图 5.13 钢-混凝土组合板的刚度退化曲线  

从表 5.5 可见，钢-混凝土组合板在 3 种损伤工况下的修正模型能够很好地匹

配结构的试验模型。从图 5.13 可见，结构随着损伤的增大，刚度退化越来越大。

在同一损伤状态下，梁 1 的刚度退化最大，梁 3 的刚度退化最小，这与静载试验

过程中裂缝发展的趋势是一致的。在线弹性损伤工况下，刚度退化系数最大出现
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在梁 1 的 5 号区域，其值为 13.4%。破坏状态下，混凝土的最大刚度退化系数为

41.4%。  

5.5 本章小结 

本章基于 Strand7 有限元软件和 Matlab 应用程序的 API 交互访问技术对钢-

混凝土组合板结构进行有限元模型修正。首先，对利用 API 交互访问技术进行模

型修正的理论和方法进行了介绍。其次，比较了三种不同建模方式的钢-混凝土有

限元模型。研究表明，壳-实体模型能够很好地反映出组合结构的真实静动力性能，

因此将该模型选取为有限元模型修正过程中的基准模型。然后基于静动力数据对

基准模型的物理参数进行灵敏度分析，选取灵敏度高的 4 个参数进行多参数模型

校验。结果表明，经过模型修正后，校验后的模型相对于初始模型有了明显地改

善。最后，基于 Teughels 提出的损伤函数，对钢-混凝土组合板进行损伤状态下的

混凝土刚度退化识别研究。其结果表明钢-混凝土组合结构开裂时混凝土刚度下降

13.4%，破坏状态下的刚度下降为 41.4%。  
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结论与展望 

本文从理论分析、试验研究和实际桥梁结构测试等多方面进行了钢-混凝土组

合结构的损伤识别和模态柔度子结构综合技术研究。理论上拓展模态柔度概念和

基于频响函数截距的模态柔度算法，指出了两种计算方法之间的一致性，提出了

利用子结构质量归一振型获取结构整体模态柔度的方法，并研究了随机振动测试

的振型质量归一方法。通过对实验室一座钢-混凝土组合结构和一座钢-混凝土实

际桥梁进行脉冲锤击模态测试和随机激励振动测试，验证了分片子结构综合方法

在实际运用中的可行性。同时，对实验室组合板进行支承条件变化、横向支撑变

化、连接件损伤等工况下的动力测试。并利用静力加载该试验板，制造出不同静

力损伤程度的试验板，对其进行静动力试验。文章通过基于模态柔度的结构识别

方法进行理论分析和实验验证，得到的结论归纳如下：  

(1) 介绍了两种模态柔度的计算方法，本质上讲两种方法对模态柔度的求解是

一致的，能够相互转化。利用其相互转化的特点，可以在频响函数上取留数，再

对留数进行转化从而获得不同子结构的质量归一振型，进一步对子结构的振型进

行拼接得到扩充的振型，但需要人为判别拼接振型的方向。  

(2) 通过一个简支板有限元仿真试验，一个实验室钢-混凝土组合板振动试验

和一座实际桥梁的振动测试试验，从动力测试实践方面验证了分片子结构测试获

取结构整体模态柔度的可行性。利用子结构模态柔度综合技术，能够获取与结构

实际柔度相差很小的柔度矩阵。同时，研究了随机振动测试下模态振型质量归一

的方法，其结果表明，利用集中质量矩阵对振型进行归一获取得到的柔度矩阵较

实际结构的柔度要柔。  

(3) 钢-混凝土组合结构参考状态和各种模拟损伤工况的模态分析结果表明，

自振频率只能判断结构损伤的出现，模态柔度能够综合全面地反映钢筋混凝土简

支梁结构的损伤位置和损伤程度。通过对横向刚度、支承条件和连接性能的变化

模拟结构的损伤，结果表明支承条件对结构的动力性能影响最大，且支座附件的

位移变化对结构的损伤最为敏感。另外，对该组合板进行了静动力试验，分析了

参考状态和 3 种静力损伤工况下的动力测试数据。随着静力荷载的增加，结构的

自振频率逐渐降低，阻尼比增加，模态柔度位移增加。模态柔度变化最大的测点，

指示出结构最先出现裂缝的位置。对比模态柔度位移和静载位移，结果显示随静

力损伤程度增加，两者之间的差值越大。这主要是由于组合结构具有较好的延性，

卸载后有较大的残余变形。  

(4) 基于静动力数据对钢-混凝土组合结构进行了模型修正研究。研究结果表
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明，静力数据对混凝土的弹性模量较为敏感，对其他物理参数的敏感性较差。而

动力数据能够全面地检验结构的弹性模量、密度和支座刚度等物理参数，其修正

结果较静力修正的结果更为可信。基于 Teughels 提出的损伤函数，对钢-混凝土组

合板进行损伤状态下的混凝土刚度退化识别研究，结果表明，刚度退化最大的位

置是结构最先发生破坏和破坏最严重的位置，说明模型修正方法能够很好地识别

结构的损伤状态。  

本文侧重钢-混凝土组合结构的结构识别试验研究，鉴于本人时间精力和学术

能力有限，难免存在一些不足之处，研究方法和理论分析尚需进一步深入，未来

的研究方向应从如下方面着手：  

(1) 钢-混凝土组合板由 6 个支座支承，底部垫有可调节高度的刚性垫块，限

于实验室的条件和技术，对 6 个支座进行完全精确的调平存在一定的困难。由于

该试验板为超静定结构，支座条件的变化对结构的影响较大，因此精确调平的困

难给测试结果带来了一定的误差。另外，支座之间的相互作用，使得脉冲锤击激

发各阶模态时有一定关联作用，尤其是高阶模态的 MAC 值较大，对于结构各阶

正确模态的提取以及无关模态的剔除需要进一步的深入研究。  

(2) 分片子结构综合方法的应用需要利用先验知识和人为干预的手段来进行

两个子结构振型的拼接，另外对于实际结构中模态的提取以及在模态振型节点位

置易造成模态的缺失等问题还值得进一步研究。  

(3) 利用随机振动测试获取结构模态柔度的过程中，需要利用结构的质量矩

阵。实际结构的整体质量可以计算出来，但基于测点位置的质量矩阵分布往往很

难获取，需要理论上的假设和分析才能得到结构的质量矩阵。常用的质量归一方

法都采用一定的假设，得到的质量矩阵仍存在一定的误差，对于精确的质量归一

方法研究仍有待进一步深化。  
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