
 

 

  

学校代号    10532                            学    号   S200100157              

分 类 号   TU317+.5                          密    级      公开             

   

 

硕士学位论文 

 

 

超高层双塔连体结构施工进度节点设

计与模态柔度识别研究 
 

 

 

 

学位申请人姓名      胡锦楠                   

培  养  单  位      土木工程学院             

导师姓名及职称      周云教授                 

学  科  专  业      土木工程                 

研  究  方  向      结构健康监测             

论 文 提 交 日 期      2023 年 5 月 18 日         



 

 

 

学校代号：10532 

学    号：S200100157 

密    级：公开  

 

 

湖南大学硕士学位论文 

 

 

超高层双塔连体结构施工进度节点设

计与模态柔度识别研究 

 

 

  

国家自然科学基金（51878264）  

湖南省交通厅科技进步与创新项目（201912）  

长沙市科技计划（kq1706019）  

 

 

 

 

 

学位申请人姓名：    胡锦楠                          

导师姓名及职称：    周云教授                      

培  养  单  位：    土木工程学院                  

专  业  名  称：    土木工程                      

论 文 提 交 日 期：    2023 年 5 月 18 日               

论 文 答 辩 日 期：    2023 年 5 月 20 日               

答辩委员会主席：    易伟建教授                    



 

 

 

Design of construction progress nodes and identification of modal 

flexibility for high-rise twin-tower linked structures 

by 

HU Jinnan 

B.E. (North China University of Science and Technology)2020 

A thesis submitted in partial satisfaction of the  

Requirements for the degree of 

Master of Engineering 

in 

Civil Engineering 

in the  

Graduate School 

of 

Hunan University 

 

Supervisor 

Professor ZHOU Yun  

 

May, 2023





硕士学位论文 

I 

 

湖 南 大 学 

学位论文原创性声明 

 

本人郑重声明：所呈交的论文是本人在导师的指导下独立进行研究所取

得的研究成果。除了文中特别加以标注引用的内容外，本论文不包含任何其

他个人或集体已经发表或撰写的成果作品。对本文的研究做出重要贡献的个

人和集体，均已在文中以明确方式标明。本人完全意识到本声明的法律后果

由本人承担。  

 

作者签名：        

         日期：    年   月   日  

 

学位论文版权使用授权书 

 

本学位论文作者完全了解学校有关保留、使用学位论文的规定，同意学

校保留并向国家有关部门或机构送交论文的复印件和电子版，允许论文被查

阅和借阅。本人授权湖南大学可以将本学位论文的全部或部分内容编入有关

数据库进行检索，可以采用影印、缩印或扫描等复制手段保存和汇编本学位

论文。  

本学位论文属于  

1、保密，在    年解密后适用本授权书。  

2、不保密。  

(请在以上相应方框内打“”) 

 

作者签名：        日期：     年   月   日 

导师签名：        日期：     年   月   日 



超高层双塔连体结构施工进度节点设计与模态柔度识别研究 

II 

摘    要 

为了满足社会经济的发展和空间使用的需求，相互靠近的高层建筑越来越多

地被设计成连接的建筑系统，即由建筑通过链接（如天桥和空中花园）水平连接

的系统。超高层双塔连体结构在竣工前要经历多个施工阶段，不同施工阶段的结

构行为可能与整个竣工结构的结构行为不同，在不同施工阶段应考虑到这些影响，

以减少任何施工偏差引起的结构内力。由于连体结构和幕墙对结构的受力情况具

有较大影响，需要进行准确的实时施工阶段分析，包括已施工结构的行为、外部

荷载和环境参数，以对结构的施工进度节点进行设计并评估结构的完整性、可用

性和可靠性。此外，获取高层建筑结构在各种荷载作用下的动力信号是十分必要

的，借此可通过动力信号处理和分析方法获得结构的动力特性，进而获取结构的

柔度矩阵，以更加清晰的体现结构的性能。本文的主要研究内容如下：  

（1）结合现场施工情况通过模型验算获得幕墙施工进度节点。通过建立主塔

（A塔）、副塔（B塔）、双塔整体结构的模型，在风荷载和地震作用下，对结构

在强、弱轴两种情况下的受力与变形进行验算，以合理安排幕墙施工方案，达到

幕墙与主体结构的穿插施工。验算得到A塔幕墙施工进度节点，满足确保钢连廊

吊装（铰接）所需施工作业空间和确保B塔结构施工至最高层条件下，B塔的填充

墙与幕墙施工时间节点。  

（2）结合现场施工情况通过模型验算获得连体结构（钢连廊）的施工进度节

点并分析其对整体结构水平位移的影响。验算A塔、B塔结构施工过程中在填充墙

和幕墙正常施工情况下（即与楼层施工进度一致），钢连廊吊装（铰接）的最迟

施工时间节点。分析A塔、B塔结构在分别作用X、Y向作用力时，钢连廊连接前后

影响A塔、B塔结构水平位移的主导因素。  

（3）基于随机振动测试结合有限元模型实现对结构的柔度识别。为了识别高

层结构连体前后刚度的变化对比，从而为未来识别钢连廊对结构抗侧向变形的影

响，通过随机振动测试提取结构的动力特性，使用复模态指示函数法识别高层结

构的基本模态参数，根据随机振动测试结合有限元模型进行结构柔度识别。通过

建立实测高层案例的有限元模型，提取得到高层结构的集中质量矩阵，结合识别

得到的模态参数，获得高层结构的柔度矩阵，进而获得在静力荷载作用下高层结

构的侧向变形。  

（4）研究了利用结构健康监测方法实时对进行吊装结构的施工过程进行安全

监测的方法。由于双塔高层建筑的施工进度还未达到钢连廊连接的施工节点，目

前对钢连廊结构设计了2种施工方法（散装拼接和整体吊装），通过初步选择确定

了整体吊装方法，以某大跨度重型钢桁架吊装过程进行实时监测为例，分析吊装
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过程中结构的主要受力部位，以及连体结构（钢桁架）连接前后内力重分布对结

构的影响。从而对施工过程中结构关键位置的真实应变分布情况进行分析，评估

施工过程中主体结构和连体结构的安全性，并通过建立精细化有限元模型进行了

模型校验。从而证实了液压吊装技术和结构监测手段对于保障连廊结构安全的重

要性。  

 

关键词：高层建筑；施工进度节点验算；结构健康监测；随机振动；柔度识别；侧向

变形预测 
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Abstract 

To meet the socio-economic development and space use needs, tall buildings in 

close proximity to each other are increasingly designed as connected building systems, 

i.e. systems consisting of buildings connected horizontally by links (e.g. sky bridges 

and sky gardens). Super tall twin-tower linked structures go through several 

construction phases before completion, and the structural behavior of different 

construction phases may differ from that of the entire completed structure, and these 

effects should be taken into account during the different construction phases to reduce 

the structural internal forces caused by any construction deviations. Since continuous 

structures and curtain walls have a large influence on the structural forces, accurate 

real-time construction phase analysis, including the behavior of the constructed 

structure, external loads and environmental parameters, is required to design the 

construction progress nodes of the structure and to assess the structural integrity, 

availability and reliability. In addition, it is necessary to obtain the dynamic signals of 

the high-rise building structure under various loads, by which the dynamic 

characteristics of the structure can be obtained through dynamic signal processing and 

analysis methods, and then the flexibility matrix of the structure can be obtained to 

reflect the performance of the structure more clearly. The main research  of this paper 

is as follows: 

(1) The curtain wall construction progress nodes were obtained by model 

verification in combination with the site construction. By establishing the model of the 

main tower (A tower), secondary tower (B tower) and the whole structure of the twin 

towers, the force and deformation of the structure under wind load and earthquake in 

both strong and weak axes are tested to reasonably arrange the curtain wall construction 

plan and achieve the interleaved construction of the curtain wall and the main structure. 

The test calculation gets the curtain wall construction schedule node of tower A, which 

satisfies the construction work space required to ensure the lifting (articulation) of steel 

connecting corridor and the construction time node of infill wall and curtain wall of 

tower B under the condition of ensuring the construction of tower B structure to the 

highest level. 

(2) The construction progress nodes of the conjoined structure (steel gallery) were 

obtained through model calculations in conjunction with the site construction and its 
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influence on the horizontal displacement of the overall structure was analyzed. The 

latest construction time nodes for the lifting (articulation) of the steel gallery during 

the construction of tower A and tower B under the normal construction of the infill wall 

and curtain wall (i.e., in line with the floor construction schedule) are verified.  Analyze 

the dominant factors affecting the horizontal displacement of A and B towers before 

and after the connection of the steel gallery when the X- and Y-directional forces are 

applied to the A and B towers respectively.  

(3) Flexibility identification of structures based on random vibration tests 

combined with finite element models. In order to identify the change of stiffness of the 

high-rise structure before and after conjoining, so as to identify the influence of the 

steel connecting corridor on the lateral deformation resistance of the structure for the 

future, the dynamic characteristics of the structure are extracted by random vibration 

test, the basic modal parameters of the high-rise structure are identified by using the 

complex modal indicator function method, and the structural flexibility is identified 

based on the random vibration test combined with the finite element model. By 

establishing the finite element model of the measured high-rise case, the concentrated 

mass matrix of the high-rise structure is extracted, and the flexibility matrix of the 

high-rise structure is obtained by combining the identified modal parameters, and then 

the lateral deformation of the high-rise structure under the static load is obtained.  

(4) A method of real-time safety monitoring of the construction process of the 

hoisted structure using structural health monitoring methods was investigated. Since 

the construction progress of the twin-tower high-rise building has not yet reached the 

construction node of the steel linkage connection, two construction methods (bulk 

splicing and integral lifting) are currently designed for the steel linkage structure, and 

the integral lifting method is determined through preliminary selection. The influence 

of redistribution on the structure. Thus, the real strain distribution in the key locations 

of the structure during the construction process is analyzed, the safety of the main 

structure and the conjoined structure during the construction process is evaluated, and 

the model is verified by establishing a refined finite element model. Thus, the 

importance of hydraulic lifting technology and structural monitoring means to 

guarantee the structural safety of the connecting corridor was confirmed.  

 

Key Words: High-rise building; Construction progress node verification; Structural 

health monitoring; Ambient vibration test; Flexibility identification; Lateral deflection 

prediction  
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  绪    论 

1.1 研究背景及选题意义 

随着社会经济和建筑技术的发展，体系复杂的高层建筑不断涌现。其中，超

高层连体结构可以通过连廊将不同的塔楼链接以提供交通连接，有效利用空间资

源，达到更好的通风采光效果。经典的建筑结构如吉隆坡的 Petronas Twin Towers、

滨海湾金沙酒店、纽约的 American Coopers 和比利时布鲁塞尔的 Proximus Towers。

这些连接不仅提供了天桥、空中花园、游泳池等建筑系统的壮观景观，还可以用

于其他一些有用的用途，如火灾或其他紧急情况下的冗余逃生路线。由于两个紧

密相连的高层建筑之间存在的连体结构会显著影响连接连体结构与主体建筑物之

间的结构特性（即由两个建筑物之间的连接引起的结构耦合），因此，超高层连体

结构的结构设计通常比单一建筑的抗风、抗震等设计复杂。  

建筑物的建造过程是一个时刻变化的体系，许多结构特性会随时间发生变化，

例如材料特性、边界条件、荷载和结构刚度等，不仅要考虑结构成形后的受力状

态，还要注意施工顺序过程中的受力和变形是否能满足结构设计要求，施工进度

节点的差异将导致结构受力系统的转变。近年来发展起来的结构健康监测

（Structural health monitoring, SHM）技术为全面测量荷载、环境因素和响应提供

了一种方法，可以实时提供结构在正常运行或极端事件后的性能，并评估结构的

正常使用状态或极限状态。由于施工时间长，材料、几何形状和边界条件对建筑

的影响具有累计效应，对高层建筑的施工阶段和服役阶段进行结构健康监测是十

分必要的。因此，为了保证结构施工后的可靠性和安全性，有必要对施工过程中

时刻变化的高层建筑结构的整个施工过程监测，以减少施工误差引起的结构内力

以及突发情况引起的结构变形。  

本研究以长沙晟通·梅溪湖二期项目不等高双塔连体结构为载体，通过对该项

目施工过程中结构的钢连廊和幕墙进行施工控制点分析，对高空刚性连接钢连廊

在施工中所面临的施工进度节点进行优化。本文通过随机振动测试实测超高层双

塔连体结构模态参数，得到结构的基本动力特性参数（频率、阻尼和振型等），通

过建立高层结构的有限元模型获得结构的集中质量矩阵，进而结合基本模态参数

信息获取结构的柔度矩阵，从而预测在任意静力荷载作用下结构的侧向变形，以

便于为未来识别钢连廊结构的连接刚度提供理论依据。为给双塔连体结构的吊装

施工方案提供技术支撑，对某深坑大跨重型钢桁架进行了吊装监测，验证了整体

吊装过程实时监测的作用和可行性。  
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1.2 双塔连体高层结构研究现状  

连体结构是指用连接器连接的单塔或多塔。它们主要分为两种结构形式：门

式和连廊式连体结构。门式连体结构包含两个对称的塔楼，由几个顶层连接，连

接宽度与主体结构相匹配。连体结构按其连接强度又可分为强连接结构和弱连接

结构。通常，连体结构的每个单体塔应具有相同或相似的建筑形状、平面布局和

刚度，并采用双轴对称的平面形式将它们连接起来。然而，在实际工程中，许多

层数和刚度差异较大的超规范高层建筑均采用连体结构 [1]。连廊一般与主结构核

心筒或剪力墙间采用刚性连接缝伸臂桁架进行连接，可协调塔间位移。连接是由

塔的刚度保护的。  

从结构的角度来看，连接相邻高层建筑的链路连接可以减少结构的最大响应

和强烈地震和风激励引起相邻建筑之间撞击的可能性，因为链路连接的耦合效应

往往会使建筑物的振动同步 [2, 3]。Zhu 等[4]将每座建筑物建模为单自由度系统，以

获得受白噪声地面激励的耦合系统的控制装置的最优参数。Richardson 等[5]采用

类似的简化模型，导出了耦合系统在地震激励下位移响应的封闭解，并确定了补

充阻尼装置的优化设计。Zhu 和 Iemura[6]将每个建筑物简化为单个自由度系统，

并将连接的阻尼装置模拟为弹簧-阻尼器系统，以研究耦合系统在静止白噪声地面

激励下的动态特性。  

单个建筑的模态振型一般都比较简单，可以在一定程度上进行估计，而连体

结构的模态振型由于与连杆特性有显著的相关性，导致其形状复杂，因此很难进

行估计[7]。Rayleigh 方法[8]指出，如果假设的模态振型与实际模态振型偏差很大，

则系统的结构频率将被严重高估。因此，固有的模态振型假设和模态振型修正因

子的使用可能会给预测的广义力和结构响应带来不确定性 [9~14]。Song 等[15]开发了

一种 3D 分析评估模型，该模型不需要任何模态振型的假设，并且可以考虑所有

链接属性（即质量、位置和刚度）的影响。利用该模型全面考察了连杆特性对频

率和模态振型等模态特性的影响，揭示连杆引起结构耦合的影响。Lu 等 [16]采用

1/15 比例结构模型进行了一系列振动台试验，研究了由桁架连接的两个不等高塔

楼的高层建筑。在强烈地震时，连接桁架的刚度可以协调两座塔。Zhou 等[17]对高

程采用大跨度桁架的多塔连接结构进行了类似的研究。在不同烈度下对 1/25 比例

模型结构进行了振动台试验，并进行了数值分析。在强震作用下，显著的竖向加

速度可有效提高连接桁架的强度和刚度。Lee 等[18]对两座由天桥连接的高层建筑

进行了研究，找出了合适的连接器配置。通过对耦合和非耦合结构的力学性能进

行数值比较，确定了跨桥可以有效地提高阻尼比，从而降低动力响应，附加粘性

阻尼器的桥梁可以获得更明显的耦合控制效果。为了评估连接结构的动力耦合和

谱响应，Farhad 等[19]提出了一种简捷的杆系结构动力耦合和最大地震反应估计方
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法。目的是准备一个简单的措施，以区分两个连接的结构在每个单独结构的响应

中干扰的情况，并将这种情况纳入谱分析。Lim 和 Bienkiewicz[20]引入了一种简化

的带有天桥的双联建筑六自由度模型，通过该模型可以推导出天桥水平的结构频

率和模态振型。然而，该模型只考虑了一个连杆的情况，并对振型做了一些假设，

这些假设并不适用于所有情况。  

超高层连体结构具有施工周期长的特点，竖向变形和预变形控制是超高层连

体结构设计和施工中首要考虑的问题，因此有必要对其施工过程中的竖向变形进

行研究。Ma 等[21]对高度 238.6 m 的武汉某新建地标性建筑、层加固高连接高层框

架-核心管结构进行了研究，利用 ETABS 软件进行施工模拟分析，研究重力荷载

作用下竖向构件的竖向变形和变形差异，同时考虑施工工艺和混凝土收缩蠕变的

影响。Yuan 等[22]以某非对称三塔连体超高层结构为工程背景，采用调整龄期有效

模量法对其等效弹性问题进行了分析，推导了其竖向变形公式。在简化模型的基

础上，讨论了连体超高层结构的最优施工方案，并研究了连体超高层结构的预变

形计算方法。  

连接与建筑物间产生的结构耦合特征与连体结构中的结构行为有关 [23, 24]，这

些特征往往会影响整个连体结构的横向响应。过去的研究表明，与没有连接的两

座高层建筑相比，连体结构的横向响应可能会减小 [23, 25, 26]。其他研究已经研究了

连杆结构特性对连体结构横向响应的影响，以说明连杆结构特性如何影响连体结

构的性能[27~30]。由于连体结构中的建筑物通常彼此靠近，作用在一个建筑物上的

风力分量与作用在另一个建筑物上的风力分量相互作用。因此，有必要对连体结

构的最佳施工控制点进行验算。  

Gurley 等[31]推导出由使用弹簧-阻尼器系统连接的两个建筑物组成的系统的

传递函数和响应的封闭形式解，进行了参数化分析使风致响应最小化。Luco 和 De 

Barros[32]随后扩展了该模型，并将其应用于使用粘滞阻尼器在建筑物高度上均匀

分布连接的两座建筑物的情况。此外，Miranda[33]和 Miranda and Reyes[34]将单个

多层建筑简化为通过轴向刚性链接连接的弯曲悬臂梁和剪切悬臂梁组合的模型，

以获得建筑物在地面运动作用下的最大侧向变形的解析解。  

由于高层建筑的结构设计一般受侧向刚度的支配，Kyoung Sun Moon[35]研究

了具有不同结构连接结构的超框架连体塔的横向性能。虽然强调与建筑设计相关

的静态响应，但也研究了基本的动态特性。Zengshun Chen 等[36]研究考察了连体

结构中两座交错建筑的空气动力学特性，并评估了风致响应以及连接对横向位移

的影响。使用获得的风荷载和三维分析模型来评估两座有和没有链接的高层建筑

的侧向位移。  

结构的建造过程中结构特性会随着时间而变化，例如材料特性、边界条件、

载荷和结构刚度，施工方法和施工顺序的不同会导致结构应力体系的变化。大型
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复杂工程结构在施工过程中的受力与变形状态是非常复杂的。为了保证结构施工

后的可靠性和安全性，有必要对时变结构的整个施工顺序进行分析。Kim 和

Abdelrazaq[37]研究了在施工期间使用高性能混凝土时楼板 /楼板系统的行为及其

对这些系统长期性能的影响。考虑了施工周期中楼板强度和刚度发展的影响，支

撑构件刚度和裂缝对长期和短期行为的影响。同时，研究了高层建筑体系的不同

支护方式对高层建筑典型楼板施工周期和总体施工进度的影响。Lu 等[38]介绍了

利用主从约束推导复合构件下部结构单元模型的方法，解决了钢筋与混凝土协同

工作的问题。通过上海中心大厦（超高层钢筋混凝土结构）应用说明了该方法的

使用，并基于 Visual c++和 Object ARX 开发了模拟高层组合结构施工顺序的计算

程序。Zhao 和 Wang[39]研究了考虑围护效应和耦合效应的超高层建筑竖向缩短行

为随时间的变化。首次提出了考虑特大钢围护效应的基于混凝土固结理论的混凝

土徐变 B3 模型与纤维模型相结合的特大截面整体应变预测方法。并以超高层建

筑工程为例，在施工顺序法的基础上，提出了考虑应力应变耦合效应的垂直缩短

预测迭代方法。  

1.3 结构健康监测系统及其在超高层结构中的应用  

1.3.1 结构健康监测系统的功能及组成  

自 20 世纪 80 年代初以来 [40]，土木工程界一直在研究桥梁结构的结构健康监

测(Structural Health Monitoring, SHM)。许多 SHM 的案例研究和操作已经成功地

广泛应用于桥梁结构[41~45]。然而，对超高层建筑，特别是从建造到使用阶段的类

似研究相对较少。根据 SHM 系统的功能总结其优点如下 [46~49]：（1）验证结构设

计、分析和实验室测试中使用的理论假设和参数；（2）在灾难和极端事件发生后，

提供结构的真实信息，以便在维护和管理方面做出具有成本效益的决策；（3）提

高对结构荷载和响应机理的认识；（4）检查施工活动的安全性，确保施工结构尽

可能满足设计要求；（5）获得大量的现场数据，用于结构工程的前沿研究，如新

结构类型和智能材料的应用。  

一般来说，SHM 通常由四个步骤组成：（1）数据采集、融合和处理；（2）损

伤诊断与特征提取；（3）数据解释和情况评估；（4）决策和预测。典型的 SHM 系

统应包括安装在结构上的传感系统和数据采集和传输系统。传感系统负责收集原

始数据，包括荷载（结构温度、风压和地面运动）、结构响应（沉降、倾斜、位移、

应变和加速度）和环境因素（环境温度、湿度、太阳辐射、气压和腐蚀）。超高层

建筑高度超过数百米，集中数据采集是不可行的。因此，数据采集和传输系统可

以包含分布在结构上的多个独立数据采集单元（或变电站），以收集采集单元周围

的传感器数据。  
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除此之外，部署在超高层结构上的复杂的长期健康监测系统还包括中控室的

数据处理和控制系统、结构健康（或性能）评估系统和数据管理系统模块。数据

处理和控制系统用于控制数据的采集和传输、数据的处理和存储、数据的显示。

数据管理系统包括用于时空数据管理的数据库系统。结构性能评估系统可以包括

在线结构状态评估系统和/或离线结构健康和安全评估系统。前者（在线）主要是

将测量数据与设计值、分析结果以及预定的阈值和模式进行比较，以提供对结构

状况的及时评估。后者（离线）结合了各种基于模型和数据驱动的算法，例如载

荷识别、模态识别和模型更新、损伤诊断和预测。一些 SHM 系统还具有便携式检

查和维护系统，用于检查和维护传感器、数据采集单元和布线网络 [50~52]。  

1.3.2 结构健康监测系统的工程应用  

数值分析和缩尺室内试验不能反映实际超高层结构的实际荷载、环境和反应

的性能。结构健康监测可以从理论分析、数值计算和实验室试验中验证或交叉校

核对应的结构。在实际的高层结构监测中，大部分对荷载环境和强风、地震的响

应机制进行监测。例如，Brownjohn 和 Pan[46]为新加坡一座 280 米高的办公大楼

建立了一个长期监测计划，以跟踪结构性能和监测结构在强风和地震时的动态响

应。美国加州 160 多座建筑物、日本 100 多座建筑物和台湾 40 多座建筑物都装有

强震监测系统，用于地震反应测量和灾后损害评估 [53]。Li 等[54]测量了香港 70 层

（370 米高）中国银行大厦在两次强台风作用下的短期加速度响应，并将其与风

洞试验结果进行比较，研究了风致结构响应特征。Hua 等[55]用 700 多个传感器组

成的长期结构 SHM 系统对 610m 高的广州塔在施工和使用阶段进行了实时监测，

分析了台风“文森特”期间广州塔台实测的风特性和结构响应。Chen 等[56]在上海环

球金融中心 492m 高的 15 层楼中开发了一套安装 46 个传感器的智能健康监测系

统。利用东海 7.2 级地震的实测数据分析了上海环球金融中心在地震作用下的时

程响应特性，并根据系统实测数据进行了频率比、阻尼比、幅谱比和振型识别。  

由于高层建筑在竣工前要经历多个施工阶段，不同施工阶段的结构行为可能

与整个竣工结构的结构行为不同。由于施工时间长，材料、几何形状和边界条件

对建筑的影响是累积的，这也就导致结构在施工阶段的受力状态是与结构服役阶

段显著不同[57]。因此，需要对高层建筑进行施工阶段的结构健康监测，实现在不

同施工阶段考虑结构在不同状态下结构行为，减少任何施工偏差引起的结构内力。 

Ni 等[50]在广州塔上进行了集成施工中和服役中监测的 SHM，该系统包含了

16 种类型的 800 多个传感器。选择所有这些传感器来捕捉结构的静态和动态特

性。根据部分结构在不同施工阶段的有限元分析结果和整个结构完成后的有限元

分析结果，在关键位置安装传感器。Zhu 等[58]通过融合多种类型的传感器和数据，

可以提高特定结构响应测量的准确性。例如，将加速度计和一系列应变计结合起
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来，通过多速率卡尔曼滤波方法实现动态位移的可靠测量。Abdelrazaq 等[59]为了

解 828 米高的 Burj Khalifa 在施工和服役阶段的结构和基础系统行为，执行了详

细的 SHM，该系统监测了竖向构件的应变、基础沉降、收缩和蠕变、横向变形。 

Su 等[60]对 632m 高的上海中心大厦建立了一个由 432 个传感器组成的复杂的

SHM 系统，以全面了解在施工期间和施工后遭受强风、恶劣温度和地震的建筑物

的结构性能。Liu 等[51]为了验证天津高银金融 117 大厦结构在施工阶段的性能和

行为，开发了结构健康监测系统。在 SHM 系统中使用了各种传感器来监测对结

构安全有重大影响的不同结构参数。收集到的数据可以使用专门开发的软件进行

分析，从而用于施工期间的结构性能评估，并实现现场监测与数值模型之间的数

据交换和结果比较。Li 等[52]详细介绍了安装在 600 米高的平安金融中心的先进的

集成 SHM 系统，监测其在施工阶段和服役阶段的结构性能和外部激励。此外，还

对 SHM 系统的初步结果进行了分析和讨论。  

表 1.1 列出了一些在施工和服役阶段已经部署了 SHM 系统的超高层结构。在

施工和服役阶段都有一个集成的 SHM 系统有很多好处，混凝土内部埋入式传感

器，如埋入式应变计、温度传感器、腐蚀传感器等，且传感器的安装与施工进度

同步。这使得这些传感器可以跟踪参数从施工开始的完整历史变化，从而实现结

构的全生命周期监测。此外，可以获得测点处应变的初始读数，从而可以计算绝

对应力而不是相对应力的变化，这有助于工程师评估结构的安全状况。  

表 1.1 超高层建筑实施结构健康监测（SHM）系统  

项目  基础信息  检测阶段  传感器总数  监测参数  

中国银行大厦

（香港） [54] 

混合结构，

370m，1990 
服役阶段  4 加速度，位移，风  

地王大厦  

（中国） [61] 

混合结构，

384m，1996 
服役阶段  4 加速度，位移，风  

中信大厦  

（中国） [62] 

混合结构，

391m，1996 
服役阶段  4 加速度，位移，风  

金茂大厦  

（中国） [63] 

混合结构，

421m，1999 
服役阶段  3 加速度，位移，风  

国际金融中心

（香港） [64] 

混合结构，

420m，2003 
服役阶段  7 加速度，位移，风  

台北 101 大厦

（台湾） [65] 

混合结构，

508m，2004 
服役阶段  31 加速度，风  

上海环球金融中

心（中国） [66] 

混合结构，

492m，2008 
服役阶段  6 加速度  
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（续表）  

项目  基础信息  检测阶段  传感器总数  监测参数  

广州西塔  

（中国） [67] 

混合结构，

432m，2010 
服役阶段  4 加速度，风  

广州塔  

（中国） [50] 

混合结构，

600m，2010 
施工、服役阶段  843 

加速度，腐蚀，挠

度，位移，地震，倾

斜，应变，温度，风  

哈利法塔（阿拉

伯联合酋长国）

[59] 

钢/混凝土结

构，828m，

2010 

施工、服役阶段  624 

加速度，挠度，位

移，地震，倾斜，应

变，温度，风  

上海中心大厦

（中国） [60] 

混合结构，

632m，2015 
施工、服役阶段  432 

加速度，挠度，位

移，地震，倾斜，应

变，温度，风  

平安金融中心

（中国） [52] 

混合结构，

600m，2017 
施工、服役阶段  553 

加速度，腐蚀，挠

度，位移，地震，倾

斜，钢筋应力，土压

力，应变，温度，风  

武汉长江航运中

心大厦（中国）

[68] 

混合结构，

330m，2020 
施工、服役阶段  393 

加速度，挠度，位

移，应变，温度，风  

天津高银金融 117

大厦（中国） [51] 

混合结构，

597m，2020 
施工、服役阶段  580 

加速度，腐蚀，挠

度，位移，地震，倾

斜，应变，温度，风  

1.4 高层建筑结构模态参数识别研究  

随机振动测试作为获取结构动力特性的常用手段，它利用地脉动、风振、交

通振动等环境激励进行测试，其不需要在结构上施加人为的附加荷载激励，不会

改变结构的正常工作状态。与传统情况下需要同时获取作用于结构上的激励荷载

的参数信息以及结构在相应荷载激励下的响应信号相比，其具有以下特点 [69, 70]：

（1）费用低，操作简易；（2）节约时间，效率高；（3）不中断结构的正常使用；

（4）安全性更好；（5）更加符合实际情况。  

现代摩天大楼随着建筑高度的增加和相对较低的固有频率和阻尼比，使得结

构受地振动、风振和结构外部的各种环境激励的影响变大。结构的物理特性，如

质量、刚度分布和结构边界条件等是影响高层建筑结构动力特性的主要因素。模
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态分析发展并应用于高层结构，采用快速傅里叶变换 [71]、短时傅里叶变换 [72]、峰

值法[73]、随机减量法[74]、Hilbert–Huang 变换[75]和小波变换[76]等多种模态识别方

法，获得了系统的动态特性，包括振幅相关的阻尼和固有频率。  

He 等[77]在频域采用峰值法，在时域采用随机减量法，确定了深圳 600 米高

的平安金融中心的结构动力特性，如固有频率和阻尼比。采用椭圆滤波 [78]和 Kaiser

窗 FIR 滤波器 [79]两种带通滤波方法对加速度响应信号进行处理，分离不同模态的

响应，并根据识别结果验证了两种滤波方法的适用性。  

Xiong 等[80]以 632m 高的上海中心大厦为研究对象，开展了风致振动评价及

动力特性估计的现场研究。提出了一种替代现有规范规定的振动评估策略，并阐

述了其推导和机制。此外，通过现场观测确定了振幅相关的动态特性。对不同台

风模态特性的拟合参数进行了详细的比较，为设计规范中规定的动力参数和动力

特性与振动响应之间的潜在机理提取提供了有价值的信息。  

Zhou 等[81]通过协方差驱动的随机子空间辨识方法研究了台风条件下高层建

筑的时变结构动力学特性。验证该方法能够准确识别时变结构动力学特性；对超

强台风山竹期间 420 m 高的高层建筑的现场测量，提出并讨论了摩天大楼的时变

结构动力学特性。  

Cao 等[82]对上海一座 632 m 高层建筑在台风钟达里和伦比亚通过期间的风力

特性和动态性能进行了研究。从结构健康监测系统获得的现场测量值包括加速度

和风速。为了识别动态特性，采用随机子空间法和增强频域分解法对模态参数进

行识别。此外，使用加速度峰值和均方根的舒适性评估与不同标准进行了比较。  

Weng 等[83, 84]提出了子结构方法来计算频率和模态振型，随后扩展到大型结

构的有限元模型更新和损伤检测。采用正向子结构法计算了全局结构的频率和模

态振型[83]。利用逆子结构法还可以从全局结构的测量中估计出单个独立子结构的

局部频率和模态振型[84]。然后将所提出的子结构技术应用于广州塔，计算时间约

为传统全局方法的十分之一 [84, 85]。  

Huang 等[74]为了准确识别高层建筑的非线性阻尼比，提出了一种包络随机减

量法（Random decrement technique, RDT）和一种迭代计算方法，比较了传统的

RDT、按峰值排序的 RDT 和提出的包络 RDT 在评价变幅值非线性阻尼比方面的

适用性，并将包络 RDT 应用于上海环球金融中心的阻尼比识别。  

He 等[86]提出了一种将响应中的模态分量归类到不同能量组进行数据预处理

的实现策略，进而对每组信号执行标准方法以进行模态识别，并对实际超高层建

筑 Leatop Plaza-303m 进行了数值计算和模态实测。  

Zhou 等[87]提出了一种新的方法来减弱频率间隔较近的高层建筑的平动模态

之间的耦合引起的扰动现象对高层建筑模态识别的不利影响。通过频域和时域分

析，观察高层建筑在台风作用下的振动响应，为了消除扰动对结构模态识别的影
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响，提出了一种基于法向坐标的耦合平动模态分解方法，该方法可有效分离紧密

耦合的平动模态，从而提高高层建筑阻尼估计的精度。  

Yun 等[88]提出了一种实用的现场测量技术，用于识别在用或在建高层建筑的

模态参数。基于数值分析模型的模态分析和两栋高层建筑的结构响应，提出了模

态分析过程中三种测量分析条件的下界和上界准则作为增强频域分解方法的最小

条件。通过对某 35 层建筑的结构响应进行验证，该方法得到了可靠的模型参数结

果，提出增强频域分解方法可用于高层建筑现场响应的实际测量。  

Chen 等[89]在中国上海世界金融中心的 792 米高的 15 层上安装了一个由 46

个传感器组成的智能 SHM 系统。通过对东海发生的 7.2 级地震的实测数据进行高

层建筑动力特性分析，验证了该系统的有效性。随后，重点分析了上海世界金融

中心在地震作用下的动力特性，包括时程响应，以及基于系统观测数据的频率和

阻尼比、幅谱比和模态振型识别。  

Zhang 等[90]提出了一种新的分析方法，首先利用复杂盲源分离技术实现复杂

耦合信号的有效解耦，然后考虑实际结构气动特性的贝叶斯谱密度法，即新贝叶

斯谱密度法，对解耦后信号进行有效的参数辨识。将该方法应用于某 838 m 超高

层建筑气动弹性模型试验的模态参数辨识。结果表明，复盲源分离技术可以有效

地解耦气动弹性模型中相似摆动模态频率产生的耦合信号。  

结构动力特性或模态参数（即固有频率、阻尼比和模态振型）对于确定结构

动力响应具有重要意义。一般来说，这些关键参数在抗风和抗震结构设计中都被

视为常数或时不变值。文献综述表明，以往对高层建筑模态参数的研究主要是在

建筑物的服役期进行的，然而，结构在施工过程中可能会经历时变行为，因此结

构动力特性可能出现时变特征，关于施工阶段下高层建筑结构时变动力特性的研

究工作仍然有限。  

1.5 高层结构位移识别研究现状  

高层结构在其生命周期中承受风、地震等外部荷载作用下引起的振动。振动

会在建筑结构中产生应力、侧向变形、加速度等动力响应，侧向位移过大不仅会

造成结构问题，还会对非结构要素造成各种各样的问题，如对装修材料的破坏，

而横向加速度过大则会给建筑居住者带来不愉快的感受。基于这些原因，人们对

高层建筑[47]相对侧向位移和水平加速度的测量和控制方法进行了各种研究。结构

加速度响应的记录已经很好地服务于科学和工程界，并在评估设计/分析程序、改

进规范规定以及将系统响应与损害[91, 92]联系起来方面很有用。其他位移传感方法

也为这些需要而发展，包括土地测量技术（经纬仪、水平仪、全站仪等）、接触式

的线性可变差动变压器（LVDT）[93]、激光位移传感器 [94, 95]、全球定位系统（GPS）

[96-98]和照片/视频成像技术在内的非接触式机器视觉测量技术最近都受到了关注。 
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随着结构高度和体量的大幅增加，高层结构的独特结构体系和周边复杂环境

限制了传统位移测量方法的使用，准确的位移测量和估计是结构变形监测和控制

的难点[99, 100]。  

Kijewski-Correa 等 [101]在芝加哥的高层建筑上建立了一个全球导航卫星

（Global navigation satellite system, GNSS）监测系统，并证明了 GNSS 在精确测

量高层建筑风诱导动态特性方面的潜力，GNSS 和加速度计数据之间有很好的校

正。此外在世界最高的建筑迪拜哈利法塔 [102]上建立并运行了一种先进的 SHM 原

型系统 SmartSync。SmartSync 的位移模块由徕卡 AT504 GG 扼止环 GPS 天线和

GRX1200 GG 接收机组成，以接近实时的速度提供建筑物 10 Hz 的位移。  

Wan 等[103]基于结构健康监测系统和远程非接触式干涉雷达系统（IBIS-FS），

在台风 Kompasu 期间对深圳一座 600 米高的摩天大楼进行了综合现场测量。SHM

系统记录了风场和结构响应，包括通过加速度计记录 10 个建筑物高度的加速度，

通过全球定位系统（GPS）记录建筑物顶部的水平位移。同时，IBIS-FS 同时测量

了建筑物在多个高度的水平位移。这是 IBIS-FS 干涉雷达系统首次应用于超高层

建筑在台风条件下的位移监测。通过将 IBIS-FS 测量的建筑物响应与 SHM 系统

测量的建筑物响应进行比较，验证了 IBIS-FS 的有效性。  

Li 等[104]采用快速傅里叶变换（Fast Fourier transform, FFT）对东京一座 108m

高钢塔在地震和风荷载作用下的响应进行了采集和分析，进而将滤波后的数据通

过双微分转化成位移数据进行对比分析。  

Zhou 等[105]提出了一套基于地面真孔径雷达（Ground-based real aperture radar, 

GB-RAR）和小波分析的超高层建筑动态特性监测分析技术方法。并以武汉绿地

中心为例，对 2017 年在建项目（设计高度 636 m）的动态特性进行监测分析。通

过 GB-RAR 和小波分析，准确推导出位移时间序列，精度达到亚毫米级。南北向

和东西向建筑物顶部最大水平位移幅值分别为 18.84mm 和 15.94mm。  

Zhang 等[106]提出了一种将图像处理技术与激光、CCD 摄像机相结合的监测

方法。该方法具有成本低、精度高、长期和短期监测设备简单等优点，并设计了

一种新型的倾斜角度消除装置，以消除位移监测中倾角的影响。但激光测距会随

仪器距离测点的实测距离增加而增大测量误差，因此往往较适合于近距离的位移

测量。  

除此之外，由于非接触式、远距离测量和多点位移测量等优点在实际工程中

的便利性，机器视觉位移测量方法在近几年得到了较快的发展，并衍生出了众多

高效的位移识别方法。  

Feng 等[107]基于上采样互相关联和方向码匹配两种先进的模板匹配技术，研

制了一种新型的非接触式视觉传感器。并在试验中通过一台摄像机跟踪结构表面

高对比度的人工目标或低对比度的自然目标（如螺栓和螺母），测量三层框架结构
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所有楼层的位移。  

Dong 等[108]提出了一种利用无标记技术的基于计算机视觉的动态位移监测框

架。将用于目标定位的物理标记替换为通过鲁棒特征检测算法从视频帧中提取的

虚拟标记（特征点）。这些虚拟标记表示结构的纹理或其他独特的表面特征。  

Luo 等 [109]提出新的基于梯度的计算机视觉技术（Edge-enhanced-matching, 

EEM），以实现低对比度自然目标的鲁棒位移测量。在 OCM 改进的 EEM 中，从

图像中提取梯度幅度和方向，并在像素级与图像强度集成以突出边缘特征。为了

使 EEM 技术更容易识别边缘特征，还开发了一种排序分割滤波技术。  

Huang 等 [110]提出了一种基于计算机视觉的振动测量方法，称为 template-

corner 算法，该系统可以同时测量风致位移和加速度响应，进而识别得到结构的

动态模型特征，该方法只需要一个 CMOS 相机就可以测量模型顶部平面的整个水

平响应。  

Choi 等[111]开发了一种自动化框架，通过使用无标记视觉位移传感器推导横

向刚度来评估建筑物的动态特性。并通过数值模拟和振动台试验结果表明，与基

于 FFT 的分析相比，所提出的框架能够监测频率域超过传感器 Nyquist 频率的动

态特性。  

目前高层建筑的结构健康监测系统可能并未安装位移传感器，因此通过实现

结构的加速度、应变、速度等与位移相关的测量数据转换位移数据的方法也应运

而生并使得其广泛发展与运用于实际工程。加速度在高频分量中具有较高精度，

将加速度数据进行二次积分可以得到结构动态位移 [112]。  

Park 等[113]提出了一种低成本的基于加速度的无线位移测量系统。该系统实

现了一种 FIR 滤波器类型的位移估计算法，可以消除通常由离散加速度信号的数

值积分引起的低频漂移。且为验证所提系统的准确性和可行性，在振动台和三层

剪力建筑模型上进行了室内试验，实验验证了所提系统的有效性。  

Thong 等[114]提出了一种校正加速度计噪声位置误差的实验方法，导出了这种

校准方法的理论形式，该方法基于将加速度测量建模为滤波噪声，且模型中还考

虑了数值积分的影响。  

Latt 等[115]对现有的基于傅里叶级数的自适应滤波方法进行了改进，提出了一

种线性滤波与改进的加权频率傅里叶线性组合器或改进的限带多重傅里叶线性组

合器相结合的方法，以消除加速度或速度积分引起的位移漂移，从而获得准确的

位移估计。并使用 ADXL-203 加速度计进行了实时实验，结果表明，该方法的性

能优于现有的解析积分方法。  

介于结构的动态位移响应可以通过将识别得到的结构多阶模态振型进行叠加

获得，已有研究人员通过在结构上布置分布式的应变传感器以此通过监测获得结

构的动态应变响应数据，并通过模态分析获得结构的应变模态，进而基于应变模
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态和振型的映射关系得到位移振型，最后基于振型叠加原理得到结构动态位移。  

Shin 等[116]提出了一种利用光纤光栅传感器测得的振动应变和简支梁理论模

态振型估算桥梁振动位移的算法。在该算法中，理论模态的数量受限于现场测试

所使用的传感器数量，以防止在计算振动位移时出现数学秩的不足。该算法已应

用于各种类型的桥梁，验证了算法的有效性。  

Tezcan 等[117]提出了一种从加速度数据中获取位移时间序列的核回归方法。

该方法从二阶中心差分近似开始，在线性核诱导的特征空间中进行岭回归，并将

所提方法计算的结构系统位移与实测位移进行了比较。  

Kang 等 [118]研究了利用位移-应变关系和实测应变数据进行结构动态位移估

计的方法，该方法利用位移和应变模态振型之间的关系，进而通过应变传感器信

号的位移-应变关系对结构位移进行估计，估算的位移与激光位移传感器直接测量

的位移吻合较好。在目前的研究中，证实了在没有位移测量的情况下，可以用应

变数据估计结构位移。  

林贤坤等 [119~121]借助其有限元模型对试验模态振型质量归一化，利用振型已

质量归一化的环境激励振动试验的试验模态参数，可获得桥梁结构的模态柔度矩

阵并通过柔度矩阵得到在己知载荷作用下的试验模态挠度，通过与静挠度实测值

比较，可对桥梁的状态作出评估。  

Kliewer 等[122]基于应变传感器使用牛顿-柯特公式（矩形和梯形规则）、多项

式样条、应变模态变换和曲线拟合法进行间接位移监测，将实验位移结果与 LVDT

位移传感器的位移结果进行了比较，并将该方法应用于一个在役的高速公路立交

桥，其上配备长标距光纤光栅应变感测器，对提出的方法进行了验证。  

综上所述，对连体结构施工阶段进行结构健康监测并分析连体结构的施工顺

序是十分重要的，同时，仍较少有人通过随机振动测试获得高层结构的位移柔度

矩阵，进而评估高层结构的侧向位移。因此，本文首先对连体结构中关键结构的

施工控制点进行分析。其次，通过随机振动测试获得高层结构的模态参数，并通

过有限元模型获得结构的集中质量矩阵，进而获得结构的柔度矩阵，以此预测高

层结构在任意静力荷载作用下的侧向变形。除此之外，本文对某一大跨重型桁架

的吊装施工过程进行了监测，为超高层双塔连体结构钢桁架的吊装施工提供技术

支撑。  

 

1.6 本文研究内容 

本文的选题基于晟通 ·梅溪湖国际总部中心二期项目—超高层双塔连体结构

的研究内容。为了保证施工过程的安全性，本文基于该项目对高层结构的幕墙、

高空钢连廊的施工进度节点进行了验算；为了识别高层结构连体前后刚度的变化
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对比，从而为未来识别钢连廊对结构抗侧向变形的影响，本文对高层结构进行了

实测随机振动测试，并通过模态识别方法结合有限元模型获取高层结构的深层次

参数，进而评估高层结构在静力荷载下的侧向变形；由于双塔高层建筑的施工进

度还未达到钢连廊连接的施工节点，对初步选择确定的整体吊装方法以某大跨重

型钢桁架的吊装施工过程为例，证实了液压吊装技术和结构监测手段对于保障连

廊结构安全的重要性。本文主要包含以下研究内容：  

研究一：针对本研究超高层双塔连体结构受大风天气影响且结构幕墙的安装

会增加风荷载对结构作用的事实。为合理安排幕墙施工方案，达到幕墙与主体结

构穿插施工的目的，本文在重点考察剪重比、刚重比、楼层位移比、层间位移角、

最大加速度这五个指标的前提下，确定 A 塔可施工的最高层数、B 塔在满足现场

吊装施工作业空间条件下填充墙和幕墙可设最高层数、B 塔单栋施工至最高层条

件下填充墙和幕墙可设最高层数。  

研究二：从结构的角度来看，连接相邻高层建筑的连体结构可以减少结构的

最大响应以及强烈地震和风激励引起的较大的侧向位移，且在双塔结构吊装钢连

廊后结构会发生内力重新组合，因此需对连廊部分的吊装施工进度节点进行优化

设计。本文双塔连体结构连廊部分的吊装节点进行了分析，以确定在填充墙和幕

墙正常施工情况下（即与楼层施工进度一致），主体 A、B 栋整体结构施工过程中

钢连廊吊装（铰接）的最迟施工时间节点。  

研究三：针对高层建筑结构在施工阶段建立结构健康监测系统，通过部署随

机振动测试获得高层结构在随机激励作用下的加速度响应信号，并以此识别结构

的基本模态参数。其次，建立高层结构的有限元模型提取各楼层的集中质量，进

而获得结构的集中质量矩阵，最后根据随机振动测试识别得到的基本模态参数获

得结构的真实柔度矩阵。通过柔度矩阵和任意侧向静力荷载的乘积获得高层结构

的侧向变形，并与理论侧向位移对比。  

研究四：由于双塔高层建筑的施工进度还未达到钢连廊连接的施工节点，目

前对钢连廊结构设计了 2 种施工方法（散装拼接和整体吊装），对初步选择确定的

整体吊装方法，以某大跨度重型钢桁架吊装过程为例进行全过程实时监测，分析

吊施工过程中结构的受力情况。并基于大型有限元软件 ABAQUS，通过建立精细

化有限元模型，对吊装完成后结构的各关键受力部位进行应力分析，由此揭示大

跨重型桁架吊装过程中结构的受力特点和整体安全状态。  
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  幕墙施工进度节点设计 

2.1 引言 

建筑物的建造过程中，许多结构特性会随时间发生变化，例如材料特性、边

界条件、荷载和结构刚度等。施工方法和顺序的差异将导致结构受力系统的转变。

大型复杂结构工程施工过程中的受力变形状态非常复杂，时变性特征尤为显着。

不仅要考虑结构成型后的受力状态，还要注意施工顺序中的受力和变形是否能满

足结构设计要求。因此，传统的结构设计分析方法已不能满足大型时变结构的计

算要求。现场施工过程中，幕墙的施工会改变结构的空气动力学特性（例如，系

统周围的风速和矢量、压力分布和风力系数），进而影响结构所受到的风致响应，

除此之外，钢连廊的连接也会进一步影响结构的侧向变形。为了保证结构施工后

的可靠性和安全性，有必要对时变结构的整个施工顺序进行分析。本章的目的为

在满足现场施工条件的前提下，合理安排幕墙施工方案，以达到幕墙与主体结构

的穿插施工。  

2.2 超高层双塔项目简介 

以长沙晟通·梅溪湖二期项目不等高双塔连体结构为载体，该项目为全国首例

在 160m 左右高空设置刚性连接钢连廊的工程。项目位于长沙市岳麓区梅溪湖街

道梅溪湖路与东方红路交汇处，占地面积 2.7 万 m2，总建筑面积 27.2 万 m2，其

中地下室建筑面积 7.2 万 m2，共 3 层，为不等高超高层双塔刚性体结构。该结构

是由 A 塔和 B 塔所组成，两塔楼均为框架核心筒结构，并由一空中钢连廊结构将

两座不等高塔楼连成一体。  

A 塔楼建筑面积 9.6 万 m2，地上 59 层，地下 3 层，建筑高度 279.65m（包括

屋面层以上 30m 构架）。塔楼部分单层建筑面积约为 1700 m2，钢结构主要包含外

框劲性钢柱、核心筒钢骨柱、钢骨梁、伸臂桁架及塔冠停机坪。A 塔楼主要截面

为 H 型钢梁、十字钢骨柱、H 型钢骨柱、箱型柱。材质为 Q345B、Q345GJB、

Q345GJC。B 塔楼建筑面积 6.3 万 m2，结构为地上 49 层，地下 3 层，建筑高度

219.65m（包括屋面层以上 20m 构架）。B 塔楼部分单层建筑面积约为 1200 平方

米。B 塔楼钢结构主要包含外框劲性钢柱、核心筒钢骨梁及连体层钢框架结构。

B 塔楼主要截面为 H 型钢梁、十字钢骨柱、H 型钢骨柱、箱型柱。材质为 Q345B、

Q345GJB、Q345GJC。其中空中钢连廊位于 150m 标高处，是由钢结构桁架楼承板

组成，如图 2.1。  
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图 2.1 不等高双塔连体结构示意图  

通过盈建科建筑结构设计软件 YJK V4.1.0 版本设计软件在风荷载和地震作

用下，对结构在强、弱轴两种情况下的受力与变形进行验算，如图 2.2，其中，X

向为 A 栋弱轴、B 栋强轴方向，Y 向为 A 栋强轴、B 栋弱轴方向。A、B 塔吊装

（铰接）钢连廊后，A、B 塔结构各自刚度均变大，结构整体受力面增大导致所受

荷载作用也均变大。  

 

图 2.2 在 X 向风荷载和地震作用下结构受力示意图  
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本章针对以下三种情况的施工控制点进行了分析：  

（1）根据甲方所提供的图纸结合现场勘察完成建模，通过对比 A 塔单栋结

构施工至 244.9m、240.4m 标高模型的验算结果，确定 A 塔单栋幕墙可施工的最

高层数。  

（2）为满足现场吊装钢连廊时 B 塔单栋所需的施工作业空间，采取删减 B

塔单栋结构填充墙的方式进行验算。通过逐层删减填充墙发现当填充墙施工 6 层

时，可满足对 B 塔单栋主体结构和幕墙均施工 48 层，以两种模型（满布填充墙、

幕墙和满布幕墙、填充墙施工 6 层）验算结果对比，说明 B 塔单栋在满足现场吊

装施工作业空间条件下（即 B 塔单栋施工至 48 层）填充墙和幕墙施工最高层数。  

（3）通过对比对幕墙与填充墙施工层数从 39F 逐层递减至 0F 设置的 6 种工

况，验算 B 塔单栋施工至最高层条件下填充墙和幕墙可施工最高层数。  

2.3 有限元建模与工况概述 

2.3.1 A 栋幕墙最高施工层数  

为达到钢连廊吊装施工期间不影响施工进度的目的，验算 A 塔单栋结构所能

施工的最高层数，以合理安排 A 栋结构幕墙的施工设计节点。建模根据甲方所提

供的图纸结合现场勘察完成，进而通过盈建科建筑结构设计软件 YJK V4.1.0 版本

设计软件对 A、B 栋整体结构施工阶段进行了以下 6 种工况的验算：  

（1）244.9m 标高以下 A 塔单栋（X、Y 向）；  

（2）240.4m 标高以下 A 塔单栋（X、Y 向）；  

（3）A 塔 244.9m 标高以下、B 塔 187.4m 标高以下钢连廊吊装（铰接）后整

体结构（X、Y 向），见图 2.3、表 2.1。  

其中，关于在模型中进行以下参数设置：修正后的基本风压为 0.37 kN/m2，

用于舒适度验算的风压为 0.25 kN/m2，用于舒适度验算的结构阻尼比为 2.0%，设

计地震分组为一组，设防烈度为 6 (0.05g)，场地类别为Ⅱ，钢材阻尼比为 4%，混

凝土阻尼比为 5%，型钢混凝土阻尼比为 5%，地震影响系数最大值为 0.040，罕

遇地震影响系数最大值为 0.280。  

表 2.1 A 栋幕墙最高施工层数验算工况设置  

工况  施工标高(A/B) 
风荷载、地震

作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

是否删减

填充墙  

244.9-AX 244.9m X 向 否  是  否  

244.9-AY 244.9m Y 向 否  是  否  

240.4-AX 240.4m X 向 否  是  否  
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（续表）  

工况  施工标高(A/B) 
风荷载、地震

作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

是否删减

填充墙  

240.4-AY 240.4m Y 向 否  是  否  

整体-X 244.9/187.4m X 向 是  是  否  

整体-Y 244.9/187.4m Y 向 是  是  否  

注：244.9-AX 表示 A 塔施工至 244.9m 标高，作用 X 向风荷载/地震作用；整体-X 表示整体

结构作用 X 向风荷载/地震作用  

 

A59(244.9)

填充墙、幕墙

59层

244.9-AX/Y  

A58(240.4)

填充墙、幕墙

58层

244.9-AX/Y  

A59(244.9)

B48(187.4)

B栋

A栋

B栋40F/A栋37F

B栋42F/A栋39F

整体-X/Y  

(a) 244.9-AX/Y (b) 244.9-AX/Y (c) 整体-X/Y 

   

(d) 244.9-AX/Y 模型  (e) 244.9-AX/Y 模型  (f) 244.9-AX/Y 模型  

图 2.3 A 栋幕墙最高施工层数验算  
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2.3.2 满足吊装作业空间下 B 栋幕墙最高施工层数  

为满足施工现场的钢连廊吊装施工（即 B 塔施工至 48 层），采取删减 B 塔单

栋结构填充墙的方式进行验算，以满足现场吊装钢连廊时 B 塔单栋所需的施工作

业空间。建模根据甲方所提供的图纸结合现场勘察完成，进而通过盈建科建筑结

构设计软件 YJK V4.1.0 版本设计软件对 A、B 栋整体结构施工阶段进行了以下 6

种工况的验算（参数设置按 2.4 节同等考虑）：  

（1）187.4m 标高以下 B 塔单栋（满布幕墙、填充墙）（X、Y 向）；  

（2）187.4m 标高以下 B 塔单栋（满布幕墙、设置 6 层填充墙）（X、Y 向）；  

（3）A 塔 244.9m 标高以下、B 塔 187.4m 标高以下钢连廊吊装（铰接）后整

体结构（X、Y 向），见图 2.4、表 2.2。  

 

填充墙、幕墙

48层

187.4-BX/Y  

填充墙6层

幕墙48层

187.4-B*X/Y  

 

A59(244.9)

B48(187.4)

B栋

A栋

B栋40F/A栋37F

B栋42F/A栋39F

整体-X/Y  

(a) 187.4-BX/Y (b) 187.4-B*X/Y (c) 整体-X/Y 

   

(d) 187.4-BX/Y 模型  (e) 187.4-BX/Y 模型  (f) 187.4-BX/Y 模型  

图 2.4 满足吊装作业空间下 B 栋幕墙最高施工层数验算  
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表 2.2 满足吊装作业空间下 B 栋幕墙最高施工层数验算  

工况  施工标高(A/B) 
风荷载、地震

作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

是否删减

填充墙  

187.4-BX 187.4m X 向 否  是  否  

187.4-BY 187.4m Y 向 否  是  否  

187.4-B*X 187.4m X 向 否  是  是  

187.4- B*Y 187.4m Y 向 否  是  是  

整体-X 244.9/187.4m X 向 是  是  否  

整体-Y 244.9/187.4m Y 向 是  是  否  

注：*表示删减填充墙  

2.3.3 B 栋施工至最高层条件下幕墙可施工最高层数  

为达到钢连廊吊装施工期间不影响施工进度的目的，验算 B 塔单栋结构施工

至最高层（195.4m）时，幕墙最高安装层数（未吊装钢连廊）。  

建模根据甲方所提供的图纸结合现场勘察完成，进而通过盈建科建筑结构设

计软件 YJK V4.1.0 版本设计软件，对 B 栋整体结构施工阶段采取幕墙与填充墙

施工层数从 39F 逐层递减至 0F 的方式设置 12 种工况进行验算（参数设置按 2.4

节同等考虑），其中幕墙、填充墙通过荷载的作用层数考虑，见图 2.5、表 2.3，以

下 12 种工况的有限元模型与图 2.4d 类似，在此不再陈列。  

B栋顶(195.4)

填充墙、幕墙

39层

B-195.4-39

 (X 、Y向)  

填充墙、幕墙

30层

B-195.4-30

(X 、Y向)

B栋顶(195.4)

 

填充墙、幕墙

20层

B-195.4-20 

(X 、Y向)

B栋顶(195.4)

 

(a) B-195.4-39 (b) B-195.4-30 (c) B-195.4-20 
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填充墙、幕墙

10层

B-195.4-10 

(X 、Y向)

B栋顶(195.4)

 

填充墙、幕墙

5层

B-195.4-5 

(X 、Y向)

B栋顶(195.4)

  

填充墙、幕墙

0层

B-195.4-0 

(X 、Y向)

B栋顶(195.4)

 

(d) B-195.4-10 (e) B-195.4-5 (f) B-195.4-0 

图 2.5 B 栋施工至最高层条件下幕墙最高施工层数验算  

表 2.3 B 栋施工至最高层条件下幕墙最高施工层数验算  

工况  填充墙与幕墙施工层数  风荷载计算方式  

B-195.4-39 39 一般计算方式  

B-195.4-30 30 一般计算方式  

B-195.4-20 20 一般计算方式  

B-195.4-10 10 一般计算方式  

B-195.4-5 5 一般计算方式  

B-195.4-0 0 一般计算方式  

2.4 控制指标 

2.4.1 稳定性控制指标  

为使得在水平风荷载或地震作用下，防止结构的失稳倒塌，需要避免结构的

重力荷载产生较大的二阶效应，因此对结构的刚重比进行验算。  

《高规》5.4.1 条规定当高层框架剪力墙结构满足下式规定时，重力二阶效

应产生的不利影响在弹性计算时可不再考虑。  

                                 
2

1

2.7d

n

i

i

EJ

H G
=




                       （2.1）  

《高规》5.4.4 条规定对于框架剪力墙结构的稳定性必须满足以下规定：  

                                 
2

1

1.4d

n

i

i

EJ

H G
=




                         （2.2）

 

其中，H 为房屋高度；q 为分布荷载呈现倒三角形的分布时的最大值； 为结

构顶点质心的弹性水平位移；EJd 为高层结构在主轴方向上的弹性等效荷载的侧
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向刚度；Gi 为第 i 层重力荷载设计值。  

2.4.2 剪重比控制指标  

为限制各楼层的最小水平地震剪力，确保周期较长的结构的安全性，对结构

的剪重比指标进行验算。  

根据《抗震规范》5.2.5 条要求，得到各工况的楼层最小剪重比及规范限值。

因盈建科计算较为保守，通过设计经验可知最小剪重比只需不低于限值的 85%，

即可满足结构安全性。将 X、Y 向地震力 CQC 组合后，可得到各工况下 A、B 栋

结构在 X、Y 向地震下的剪重比。  

2.4.3 位移角和位移比控制指标  

为控制结构平面规则性，限值结构的扭转，控制结构的侧向刚度，对结构的

楼层位移比、层间位移角进行验算；  

根据《高规》3.7.3 条的规定，高层建筑各个楼层之间的层间水平位移的最大

值和层高的比值△u/h 应符合以下的规定：  

1、对于结构不大于 150m 高度的高层建筑，△u/h 不宜高于以下限值，如下

表 2.4。  

表 2.4 △u/h 限值  

结构体系  △u/h 限值  

框架  1/550 

框架-剪力墙、框架-核心筒、板柱-剪力墙  1/800 

筒中筒、剪力墙  1/1000 

除框架结构外的转换层  1/1000 

2、高度不小于 250m 的高层建筑，其△u/h 不宜高于 1/500。  

3、高度为 150m～250m 的高层建筑，可按以上 2 条规定做线性插值取值。  

根据《抗规》3.4.3-1 条和《高规》3.4.5 条可得判断结构扭转不规则的位移比

为 1.20，位移比的限值为 1.50。采用强制刚性楼板假定模型计算结果，单位：mm。  

2.4.4 风振舒适度控制指标  

为满足风振舒适度的要求，对 A、B 栋结构的最大加速度进行验算。对于房

屋高度不小于 150m 的高层建筑，在 10 年一遇的风荷载标准值作用下，《高规》

3.7.6 条和《高钢规》3.5.5 条分别规定，在顺风向和横风向结构顶点的振动最大

加速度对于住宅、公寓不应超过 0.15 m/s2、0.20 m/s2，对于办公、旅馆不应超过

0.25 m/s2、0.28 m/s2。  

在施工进度节点计算中，重点考察 A、B 栋双塔结构剪重比、刚重比、楼层

位移比、层间位移角、最大加速度的验算。  
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2.5 A 栋幕墙最高施工层数 

2.5.1 稳定性控制指标  

为使得在水平风荷载或地震作用下，防止结构的失稳倒塌，需要避免结构的

重力荷载产生较大的二阶效应。因此对结构的刚重比进行验算，最小刚重比应大

于 1.4，以避免造成结构的失稳倒塌。  

经验算 A 栋结构在地震和风荷载作用下，除工况 244.9-AX 外结构的刚重比

均大于 1.4，即可通过《高规》5.4.4 条的整体稳定验算，但所有工况下结构的最

小刚重比均小于 2.7，不满足《高规》5.4.1 条规范，如下表 2.5-2.6。进而，得到

各工况最小刚重比，如下表 2.7，除工况 244.9-AX 外结构的整体稳定性均满足要

求，结构施工满足可行性与安全性。  

通过对比工况 244.9-AX、240.4-AX 和 244.9-AY、240.4-AY 可知，在规范要

求的限值下，A 塔单栋施工不应超过 240.4m 标高。若施工至 244.9m 标高，则结

构在 X 向风荷载作用下 A 栋 1F 的刚重比将达到 1.37（<1.4），即无法满足规范

《高规》5.4.4 条对结构整体稳定性的要求。而在吊装钢连廊（铰接）后，A 栋结

构在施工至 244.9m 时可满足结构的整体稳定性要求。因此，在吊装钢连廊（铰

接）前，A 塔单栋施工不应超过 240.4m 标高。  

表 2.5 地震作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

A 栋 1F 244.9-AX、AY 1.457 3.300 

A 栋 1F 240.4-AX、AY 1.536 3.500 

A 栋 1F 整体-X、Y 1.735 2.908 

表 2.6 风荷载作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

A 栋 1F 244.9-AX、AY 1.373 3.485 

A 栋 1F 240.4-AX、AY 1.440 3.665 

A 栋 1F 整体-X、Y 1.771 2.676 

表 2.7 各工况的最小刚重比  

工况  
X 向

（Min）  

Y 向

（Min）  
《高规》5.4.4 限值  《高规》5.4.1 限值  

244.9-AX、AY 1.37 3.30 

1.4 2.7 240.4-AX、AY 1.44 3.50 

整体-X、Y 1.74 2.49 

注：标红表示不满足规范要求。  
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2.5.2 结构剪重比控制指标  

根据《抗震规范》5.2.5 条要求，得到各工况的楼层最小剪重比及规范限值如

下表 2.8。对于各工况剪重比的验算需满足大于表 2.8 中所给出的规范限值的 85%，

以控制高层结构在每层所承受的最小水平地震剪力，确保尤其是对于具有较长的

周期的高层结构的安全性。  

表 2.8 各工况的楼层最小剪重比及规范限值  

工况  
施工  

标高  

风荷载、地

震作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

是否删减

填充墙  

楼层最小

剪重比  

规范  

限值  

244.9-AX 244.9m X 向 否  是  否  0.55% 0.60% 

244.9-AY 244.9m Y 向 否  是  否  0.68% 0.64% 

240.4-AX 240.4m X 向 否  是  否  0.56% 0.60% 

240.4-AY 240.4m Y 向 否  是  否  0.69% 0.66% 

整体-X 
244.9 / 

187.4m 
X 向 是  是  否  0.55% 0.60% 

整体-Y 
244.9 / 

187.4m 
Y 向 是  是  否  0.62% 0.60% 

对比工况 244.9-AX、240.4-AX、整体-X 和工况 244.9-AY、240.4-AY、整体-

Y，如下图 2.6。其中，工况 244.9-AX、240.4-AX 和整体-X 的最小剪重比虽低于

规范限值，但高于限值的 85%，因此以上工况结构均满足安全性。  

随楼层增加结构在地震作用下产生的剪力越大，因此剪重比随楼层逐渐增大，

剪重比主要控制结构的下部楼层，且底部楼层剪重比均接近限值。按工况 240.4-

AX、244.9-AX、整体-X 和整体-Y、240.4-AY、244.9-AY 顺序，结构最小剪重比

越来越接近限值，即结构施工高度增高和吊装钢连廊均使得结构经济技术指标变

好。以上工况地震剪重比均符合要求，结构刚度均满足水平地震剪力作用。  

  

(a) A 栋 X 向  (b) A 栋 Y 向  

图 2.6 A 栋及整体结构地震各工况剪重比  
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2.5.3 位移角和位移比控制指标  

为控制结构平面规则性，限值结构的扭转，控制结构的侧向刚度，对结构的

楼层位移比、层间位移角进行验算。经验算根据《高规》3.7.3 条的规定得到各工

况下的△u/h 限值，如下表 2.9。对于各工况位移角的验算需满足大于表 2.9 中所

给出的规范限值，位移比应小于 1.2，以控制结构平面规则性，限值结构的扭转，

控制结构的侧向刚度。  

表 2.9 各工况下△u/h 限值[高规(3.7.3)] 

工况  △u/h 限值  △u/h 限值（线性插值）  

244.9-AX、AY 1/800 1/501 

240.4-AX、AY 1/800 1/510 

整体-X、Y 1/800 A:1/501; B:1/641 

对工况 244.9-AX、244.9-AY、240.4-AX、240.4-AY、整体-X、整体-Y 进行地

震、风荷载作用下结构最大楼层位移、最大层间位移角、楼层最大位移比、层间

位移比下的分析，如图 2.7-2.10。工况 244.9-AX、244.9-AY、240.4-AX、240.4-AY、

整体-X、整体-Y 均满足规范的要求。  

最大楼层位移方面，对比工况 244.9-AX、240.4-AX、整体-X 和 244.9-AY、

240.4-AY、整体-Y 可知，A 栋结构在 X、Y 向地震和风荷载作用下，各层的最大

楼层位移均随楼层的增高而增大。A 栋弱轴（X 向）在未吊装钢连廊前，层位移

随结构施工高度的增高有些许增加，在吊装钢连廊后，各层在地震作用下的层位

移略有减小，而各层在风荷载作用下的层位移有显著减小，这是因为 A 栋 X 向的

受力被 B 栋强轴（X 向）分担进而减小了 A 栋 X 向的层位移；A 栋强轴（Y 向）

在未吊装钢连廊前，层位移随结构施工高度的增高有些许增加，但在吊装钢连廊

后各层的层位移会显著增加，这主要是因为钢连廊吊装后 A、B 栋结构整体受力，

B 栋弱轴（Y 向）的受力被 A 栋 Y 向分担进而增大了 A 栋 Y 向的层位移。可发

现 B 栋弱轴（Y 向）对 A 栋强轴（Y 向）最大楼层位移方面的影响大于 B 栋强轴

（X 向）对 A 栋弱轴（X 向）的影响，原因为 B 栋结构的整体刚度明显低于 A 栋。  

综上所述，A 栋施工高度增高后，结构的最大层位移会越大，即结构安全性

逐渐降低，而钢连廊的吊装将使得 B 栋强轴方向的作用加强 A 栋弱轴方向的刚

度，降低 A 栋弱轴方向的最大层间位移，即增强了结构的整体受力性能，即钢连

廊的吊装对结构的安全性和刚度有显著增强。  

最大层间位移角方面，A 塔单栋结构在 X、Y 向地震和风荷载作用下，高层

结构每层的最大层间位移角均随结构高度的增高先增大后减小。A 塔单栋结构随

施工高度增加，最大层间位移角与最大楼层位移的变化规律相似，在此不再赘述。  

楼层最大位移比、层间位移比方面，A 栋在规定水平力作用下，对比工况
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244.9-AX、240.4-AX 和 244.9-AY、240.4-AY 可知，在未吊装钢连廊前，因工况

244.9-AY、AY 和 240.4-AX、AY 的施工高度相差不大，结构侧向刚度基本保持一

致，随施工高度增大，A 栋 X、Y 向的楼层最大位移比、层间位移比基本不变。  

对比工况 244.9-AX、整体-X 和 244.9-AY、整体-Y 可知，在钢连廊吊装后，

结构整体较 A、B 单栋更加不规则，楼层位移比增大，结构的扭转趋势更加明显，

层间位移比在连体层以下区域增大，但仍在《高规》3.4.5 条规定的限值之内，说

明结构整体平面规则性较好，能够保证填充墙、幕墙等非结构构件不会因结构位

移而发生破坏；在钢连廊吊装后，结构整体刚度增大，楼层最大位移比、层间位

移比显著变大，综合最大楼层位移和最大层间位移角方面的分析可知，钢连廊吊

装后 A 栋结构的最大层位移、最大层间位移角均降低，因此可判断钢连廊吊装后

A 栋结构的层平均位移、平均层间位移有显著降低，即钢连廊的吊装对结构整体

的安全性和刚度有显著增强。  

  

(a) A 栋 X 向  (b) A 栋 Y 向  

图 2.7 最大楼层位移  

  
(a) A 栋 X 向  (b) A 栋 Y 向  

图 2.8 最大层间位移角  
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(a) A 栋 X 向  (b) A 栋 Y 向  

图 2.9 规定水平力作用下楼层最大位移比  

 

  

(a) A 栋 X 向  (b) A 栋 Y 向  

图 2.10 规定水平力作用下层间位移比  

2.5.4 风振舒适度控制指标  

结构顶点的振动最大加速度不应超过 0.15 m/s2，以满足规范对风振舒适度的

要求。对比工况 244.9-AX、整体-X 和 244.9-AY、整体-Y 可知，钢连廊吊装铰接

后，A、B 栋结构在 X、Y 顺、横风向下的顶点最大加速度会有所降低，即钢连廊

的吊装可以提高结构的舒适度、安全性。以下各工况均满足规范对风振舒适度的

要求。  

表 2.10 顶点最大加速度（单位：m/s2）  

方向  244.9-AX、AY 240.4-AX、AY 整体-X、Y 

X 顺风向  0.036 0.036 0.036 

X 横风向  0.048 0.048 0.048 

Y 顺风向  0.024 0.024 0.024 

Y 横风向  0.070 0.069 0.070 



硕士学位论文 

27 

2.6 满足吊装作业空间下 B 栋幕墙最高施工层数  

2.6.1 稳定性控制指标  

对结构的刚重比进行验算，最小刚重比应大于 1.4，以避免造成结构的失稳倒

塌。经验算 B 栋结构在地震和风荷载作用下，除工况 187.4-BY 外结构刚重比均

大于 1.4，即可通过《高规》5.4.4 条的整体稳定验算，但所有工况下结构的最小

刚重比均小于 2.7，不满足《高规》5.4.1 条规范，需要考虑重力二阶效应，如下

表 2.11-2.12。进而，得到各工况最小刚重比，如下表 2.13，除工况 187.4-BY 外结

构整体稳定性均满足要求，结构施工满足可行性与安全性。  

通过对比工况 187.4-BX、187.4-B*X、整体-X 和 187.4-BY、187.4-B*Y、整体

-Y 可知，若满足钢连廊吊装（铰接）时现场具备充足施工作业空间，即 B 栋施工

至 187.4m，需满足 B 栋填充墙施工不应超过 6 层。若 B 栋施工至 187.4m，且填

充墙施工至 187.4m，则在 Y 向风荷载作用下 B 栋 1F 的刚重比将为 1.29（<1.4），

无法满足规范《高规》5.4.4 条对结构整体稳定性的要求。而在吊装钢连廊（铰接）

后，B 栋结构施工至 187.4m，同时填充墙施工至 187.4m，结构的整体稳定性满足

要求。因此，为在满足结构安全性的前提下，保证钢连廊吊装（铰接）时 B 塔单

栋具备现场施工作业空间，钢连廊吊装（铰接）前 B 塔填充墙只可施工至 6 层，

幕墙施工可不限制。  

并发现若不删减填充墙层数，在施工至 187.4m 标高时，B 栋 Y 向 1 层的刚

重比仅为 1.29（<1.4，不满足《高规》5.4.4 限值要求），而删减填充墙层数至 6 层

后 B 栋 Y 向 1 层的刚重比达到了 1.5，说明了填充墙对结构的刚重比有较大影响。  

表 2.11 地震作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

B 栋 1F 187.4-BX、BY 3.445 1.469 

B 栋 1F 187.4-B*X、B*Y 4.161 1.794 

B 栋 1F 整体-X、Y 2.830 2.494 

表 2.12 风荷载作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

B 栋 1F 187.4-BX、BY 3.522 1.287 

B 栋 1F 187.4-B*X、B*Y 4.073 1.501 

B 栋 1F 整体-X、Y 1.907 2.956 
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表 2.13 各工况的最小刚重比  

工况  
X 向

（Min）  

Y 向

（Min）  
《高规》5.4.4 限值  《高规》5.4.1 限值  

187.4-BX、BY 3.45 1.29 

1.4 2.7 187.4-B*X、B*Y 4.07 1.50 

整体-X、Y 1.74 2.49 

注：标红表示不满足规范要求。  

2.6.2 剪重比控制指标  

根据《抗震规范》5.2.5 条要求，得到各工况的楼层最小剪重比及规范限值如

下表 2.14。对于各工况剪重比的验算需满足大于表 2.14 中所给出的规范限值的

85%，以控制高层结构在每层所承受的最小水平地震剪力，确保尤其是对于具有

较长的周期的高层结构的安全性。  

表 2.14 各工况的楼层最小剪重比及规范限值  

工况  
施工  

标高  

风荷载、地

震作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

是否删减

填充墙  

楼层最小

剪重比  

规范  

限值  

187.4-BX 187.4m X 向 否  是  否  0.72% 0.70% 

187.4-BY 187.4m Y 向 否  是  否  0.61% 0.60% 

187.4-B*X 187.4m X 向 否  是  是  0.78% 0.76% 

187.4-B*Y 187.4m Y 向 否  是  是  0.68% 0.6% 

整体-X 
244.9 / 

187.4m 
X 向 是  是  否  0.55% 0.60% 

整体-Y 
244.9 / 

187.4m 
Y 向 是  是  否  0.62% 0.60% 

对比工况 187.4-BX、187.4-B*X、整体-X 和工况 187.4- BY、187.4- B*Y、整

体-Y，如下图 2.11。其中，工况整体-X 的最小剪重比虽低于规范限值，但不低于

限值的 85%，因此以上工况结构均满足安全性。  

随着楼层的增加结构对应于地震作用的剪力也越大，因此剪重比随楼层逐渐

增大。符合一般情况，即结构上部楼层的剪重比较大，底部楼层剪重比较小，剪

重比主要控制结构的下部楼层，且底部楼层剪重比接近限值。  

对比工况 187.4-BX、187.4-B*X、整体-X 和 187.4-BY、187.4- B*Y、整体-Y

可知，吊装钢连廊后，最小剪重比将变小，结构的刚度所能额外承担的水平地震

剪力变小，结构的经济技术指标变优。另外，对比工况 187.4-BX、187.4-B*X 和

187.4-BY、187.4-B*Y 可知，在 187.4-B*X、187.4- B*Y 工况下 B 栋结构的剪重比

略微增大，结构的刚度所能额外承担的水平地震剪力变大，因此删减填充墙可略
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微提高 B 栋结构安全性能。以上工况地震剪重比均符合要求，结构刚度均满足水

平地震剪力的作用，结构施工均满足可行性与安全性。  

  

(a) B 栋 X 向  (b) B 栋 Y 向  

图 2.11 B 栋地震各工况剪重比  

2.6.3 位移角和位移比控制指标  

根据《高规》3.7.3 条得到各工况下的楼层层间最大位移与层高之比限值，如

下表 2.15。对于各工况位移角的验算需满足大于表 2.15 中所给出的规范限值，位

移比应小于 1.2，以控制结构平面规则性，限值结构的扭转，控制结构的侧向刚度。  

表 2.15 各工况下楼层层间最大位移与层高之比限值[高规(3.7.3)] 

工况  △u/h 限值  △u/h 限值（线性插值）  

187.4-BX、BY 1/800 1/628 

187.4-B*X、B*Y 1/800 1/641 

整体-X、Y 1/800 A:1/501; B:1/641 

对工况 187.4-BX、187.4-BY、187.4-B*X、187.4-B*Y、整体-X、整体-Y 进行

地震、风荷载作用下结构最大楼层位移、最大层间位移角、楼层最大位移比、层

间位移比验算，如下图 2.12-6.15，以上各工况均满足规范要求。  

最大楼层位移方面，对比工况 187.4-BX、整体-X 和 187.4-BY、整体-Y 可知，

在地震和风荷载各自作用下，B 栋在吊装钢连廊后，将使得 A 栋强轴（Y 向）的

作用加强 B 弱轴（Y 向）的刚度，降低 B 弱轴（Y 向）的最大层位移，即增强结

构的整体受力性能，而 B 栋强轴（X 向）的刚度同时要分担到 A 栋弱轴（X 向），

进而增大 B 栋 X 向的层位移。综合 A 栋结构对 B 栋强弱轴的影响，可发现钢连

廊吊装使 B 栋结构的最大层位移显著降低，即钢连廊吊装对结构安全性和刚度有

显著增强。相比于 187.4-BX、BY 工况下，B 栋结构在 187.4-B*X、B*Y 工况下层

位移均有所减小，故 B 栋结构在删减填充墙至 6 层后，层位移均有所减小。  

最大层间位移角方面，对比工况 187.4-BX、187.4-B*X 和 187.4-BY、187.4-
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B*Y 可知，相比于 187.4-BX、BY 工况，B 栋在 187.4-B*X、B*Y 工况下各层最

大层间位移角均减小，故 B 栋删减填充墙至 6 层后，各层最大层间位移角均减小。  

楼层最大位移比、层间位移比方面，B 栋结构在规定水平力作用下，对比工

况 187.4-BX、187.4-B*X 和 187.4-BY、187.4-B*Y 可知，删减内填充墙之后 B 栋

结构 Y 向的楼层最大位移比、层间位移比有所增加。对比工况 187.4-BX、整体-

X 和 187.4-BY、整体-Y，钢连廊吊装后 B 栋楼层最大位移比、层间位移比的变化

规律与 A 栋类似，在此不在赘述。  

  

(a) B 栋 X 向  (b) B 栋 Y 向  

图 2.12 最大楼层位移  

  

(a) B 栋 X 向  (b) B 栋 Y 向  

图 2.13 最大层间位移角  

  

(a) B 栋 X 向  (b) B 栋 Y 向  

图 2.14 规定水平力作用下楼层最大位移比  
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(a) B 栋 X 向  (b) B 栋 Y 向  

图 2.15 规定水平力作用下层间位移比  

2.6.4 风振舒适度控制指标  

结构顶点的振动最大加速度不应超过 0.15 m/s2，以满足规范对风振舒适度的

要求。对比工况 187.4-BX、187.4-B*X 和 187.4-Y、187.4-B*Y 可知，B 栋结构在

删减填充墙之后 X、Y 向顺、横风向下的顶点最大加速度会有所提升，即删减填

充墙对结构的舒适度、安全性有所降低。对比工况 187.4-BX、整体-X 和 187.4-

BY、整体-Y 可知，钢连廊吊装铰接后，B 栋结构在 X、Y 顺、横风向下的顶点最

大加速度会有所降低，即钢连廊的吊装可以提高结构的舒适度、安全性。各工况

均满足规范对风振舒适度的要求。  

表 2.16 顶点最大加速度（单位：m/s2）  

塔号  方向  187.4-BX、BY 187.4-B*X、B*Y 整体-X、Y 

B 栋  

X 顺风向  0.033 0.038 0.033 

X 横风向  0.064 0.075 0.065 

Y 顺风向  0.041 0.048 0.041 

Y 横风向  0.068 0.079 0.068 

2.7 B 栋施工至最高层条件下幕墙可施工最高层数  

经过对图 2.5 中工况的试算与分析，最终确认满足以上施工条件的控制因素

为结构的整体稳定性，即刚重比。B 塔单栋在各工况下，剪重比、位移比、位移

角、风振舒适度验算均符合规范要求。  

对结构的刚重比进行验算，最小刚重比应大于 1.4，以避免造成结构的失稳倒

塌。当 B 塔单栋幕墙与填充墙施工至 5F 及以上工况时，结构刚重比均小于 1.4，

不满足规范要求。因此，为满足 B 塔单栋施工至楼层底标高 195.4m（设备机房层

一）时，结构刚重比满足规范要求，幕墙与填充墙均不应进行施工。  
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表 2.17 各工况的最小刚重比  

工况  
X 向

（Min）  

Y 向

（Min）  
《高规》5.4.4 限值  《高规》5.4.1 限值  

B-195.4-39 >1.4 <1.4 

1.4 2.7 

B-195.4-30 >1.4 <1.4 

B-195.4-20 >1.4 <1.4 

B-195.4-10 >1.4 <1.4 

B-195.4-5 >1.4 <1.4 

B-195.4-0 3.81 1.42 

注：标红表示不满足规范要求。  

2.8 本章小结 

本章主要介绍了在满足现场施工条件的前提下，通过建立 A、B、AB 塔整体

结构的模型，在风荷载和地震作用下，对结构在强、弱轴两种情况下的受力与变

形进行分析，以合理安排幕墙施工方案，达到幕墙与主体结构的穿插施工。主要

内容如下：  

（1）通过对比 A 塔单栋结构施工至 244.9m、240.4m 标高模型的验算结果，

发现 A 栋在施工至 244.9m 标高后 X 方向的刚重比为 1.37，不满足规范要求，减

重比、位移角、位移比、风振舒适度均满足规范要求。在未吊装钢连廊前，随施

工高度增高，结构的安全性将逐渐降低，而吊装钢连廊将对结构的刚度有明显提

高。在进行钢连廊吊装（铰接）前，建议 A 塔单栋幕墙施工不应超过 240.4m 标

高，以避免造成结构的失稳倒塌。  

（2）为保证结构整体的稳定性以及连廊吊装施工的安全性，确保钢连廊吊装

（铰接）所需施工作业空间（即 B 塔施工至 187.4m 标高），通过逐层删减填充墙

进行验算后发现，当结构满布幕墙、填充墙只施工 6 层时可满足规范要求，以避

免造成结构的失稳倒塌。并发现填充墙对结构的刚重比有较大影响。  

（3）为确保 B 塔单栋结构施工至最高层（即 B 塔施工至 195.4m 标高），通

过对幕墙与填充墙施工层数从 39F 逐层递减至 0F 设置了 6 种工况，验算发现剪

重比、位移角、位移比、风振舒适度均符合规范要求，但只有当幕墙与填充墙均

不进行施工时，结构刚重比满足规范要求，即在吊装钢连廊前 B 塔不应进行填充

墙与幕墙的施工，以避免造成结构的失稳倒塌。  
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  钢连廊吊装施工进度节点设计 

3.1 引言 

连体结构与超高层间的结构特征（即由两个建筑物之间的连接引起的结构耦

合）和连体结构中的结构行为有关，这些特征往往会影响整个连体结构的横向响

应。从结构的角度来看，连接相邻高层建筑的连体结构可以减少结构的最大响应

和强烈地震和风激励引起相邻建筑之间撞击的可能性。介于双塔连体结构在结构

形式上存在的相互作用机理，在双塔结构吊装钢连廊后结构的受力形式会发生明

显变化，使得结构发生内力重新组合，因此需对双塔连体结构连廊部分的吊装施

工进度节点进行设计。本章的目的为确定在填充墙和幕墙正常施工情况下（即与

楼层施工进度一致），主体 A、B 栋整体结构施工过程中钢连廊吊装的最迟施工控

制点，以使得结构连体层以上具有足够的施工作业空间进行钢连廊的吊装施工。  

3.2 工况概述 

建模根据甲方所提供的图纸结合现场勘察完成，进而通过盈建科建筑结构设

计软件 YJK V4.1.0 版本设计软件对 A、B 栋整体结构施工阶段进行了 179.4m 标

高以下钢连廊吊装（铰接）前（满布幕墙）、183.4m 标高以下钢连廊吊装（铰接）

前后（满布幕墙）6 种工况的验算（参数设置按 2.4 节同等考虑），如图 3.1。  

A43(179.4)B46(179.4)

B栋

A栋

179.4-X/Y  

A44(183.4)B47(183.4)

B栋

A栋

183.4-X/Y   

B40/A37

B42/A39

183.4#-X

A44(183.4)B47(183.4)

B栋

A栋

  

(a) 179.4-X/Y (b) 183.4-X/Y (c) 183.4#-X 

图 3.1 钢连廊吊装施工控制点工况设置  

为充分掌握结构风荷载和地震作用下结构的受力与变形，考虑强、弱轴两种

情况进行钢连廊吊装节点的验算，见表 3.1。通过对比工况 179.4-X、183.4-X、

183.4#-X 和 179.4-Y、183.4-Y、183.4#-Y，分析 A、B 栋结构（未吊装钢连廊）在

风荷载、地震作用下，连廊吊装（铰接）的最迟施工时间节点。验算指标与第 2
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章一致，重点考察 A、B 栋双塔结构剪重比、刚重比、楼层位移比、层间位移角、

最大加速度控制指标，在此不再赘述。  

表 3.1 钢连廊吊装施工控制点工况设置  

工况  施工标高  风荷载、地震作用方向  是否吊装钢连廊  是否满布幕墙  

179.4-X 179.4m X 向 否  是  

179.4-Y 179.4m Y 向 否  是  

183.4-X 183.4m X 向 否  是  

183.4-Y 183.4m Y 向 否  是  

183.4#-X 183.4m X 向 是  是  

183.4#-Y 183.4m Y 向 是  是  

注：#表示吊装钢连廊  

3.3 稳定性控制指标 

对结构的刚重比进行验算，最小刚重比应大于 1.4，以避免造成结构的失稳倒

塌。在水平风荷载和地震作用下对 A、B 栋结构进行分析可得，除工况 183.4-Y

外，结构的刚重比均满足《高规》5.4.4 条和 5.4.1 条对结构整体稳定的要求

（>1.4，>2.7），因此可以不考虑重力二阶效应，如下表 3.2-3.5。  

进而，得到各工况的最小刚重比，如下表 3.6，除工况 183.4-Y 外结构整体稳

定性均满足要求，结构施工满足可行性与安全性。  

在风荷载和地震作用下，钢连廊铰接后 A、B 栋结构整体受力，通过对比工

况 183.4-X、183.4#-X 和 183.4-Y、183.4#-Y，可得到 A、B 栋结构在钢连廊吊装

铰接后有以下结论：  

（1）A 栋 X 向（弱轴）刚重比因 B 栋 X 向为强轴的影响有所增大，A 栋 Y

向（强轴）刚重比因 B 栋 Y 向为弱轴的影响有显著降低。  

（2）B 栋 X 向（强轴）刚重比因 A 栋 X 向为弱轴的影响有所减小，B 栋 Y

向（弱轴）刚重比因 A 栋 Y 向为强轴的影响有显著增加。  

通过对比工况 179.4-X、183.4-X 和 179.4-Y、183.4-Y 可知，随着施工高度的

增高，A、B 栋结构的 X、Y 向刚重比均有所降低，即结构的稳定性越差。通过对

比工况 179.4-X、183.4-X、183.4#-X 和 179.4-Y、183.4-Y、183.4#-Y 可知，在结

构未吊装铰接钢连廊前，随着结构从标高 179.4m 施工至 183.4m，A、B 栋结构在

Y 向风荷载作用下 B 栋 1F 的刚重比将不满足规范要求。  

将结构施工至 183.4m 未吊装钢连廊与吊装铰接钢连廊后的工况进行对比，

并综合工况 179.4-X、183.4-X 和 179.4-Y、183.4-Y 的对比结果可知，钢连廊的吊

装（铰接）施工不应迟于 A、B 栋结构施工至 179.4m 标高。  
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表 3.2 地震作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

B 栋 1F 179.4-X、Y 3.934 1.635 

B 栋 1F 183.4-X、Y 3.737 1.552 

B 栋 1F 183.4#-X、Y 3.322 3.364 

表 3.3 风荷载作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

B 栋 1F 179.4-X、Y 3.921 1.451 

B 栋 1F 183.4-X、Y 3.734 1.378 

B 栋 1F 183.4#-X、Y 2.877 3.790 

表 3.4 地震作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

A 栋 1F 179.4-X、Y 2.845 6.979 

A 栋 1F 183.4-X、Y 2.705 6.617 

A 栋 1F 183.4#-X、Y 3.013 5.710 

表 3.5 风荷载作用  

层号  工况  X 向刚重比  Y 向刚重比  

A 栋 1F 179.4-X、Y 2.645 7.062 

A 栋 1F 183.4-X、Y 2.526 6.736 

A 栋 1F 183.4#-X、Y 2.937 3.836 

表 3.6 各工况的最小刚重比  

工况  X 向（Min）  Y 向（Min）  《高规》5.4.4 限值  《高规》5.4.1 限值  

179.4-X、Y 2.65 1.45 

1.4 2.7 183.4-X、Y 2.53 1.38 

183.4#-X、Y 2.88 3.36 

注：标红表示不满足规范要求。  

3.4 剪重比控制指标 

根据《抗震规范》5.2.5 条要求，得到各工况的楼层最小剪重比及规范限值如

下表 3.7。因盈建科计算较为保守，通过设计经验可知最小剪重比只需不低于限值

的 85%，即可满足结构安全性。因此，对于各工况剪重比的验算需满足大于表 3.7

中所给出的规范限值的 85%，以控制高层结构在每层所承受的最小水平地震剪力，

确保尤其是对于具有较长的周期的高层结构的安全性。  

将 X、Y 向地震力 CQC 组合后，得到各工况下 A、B 栋结构在 X、Y 向地震
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下的剪重比。  

表 3.7 各工况的楼层最小剪重比及规范限值  

工况  施工标高  
风荷载、地

震作用方向  

是否吊装铰

接钢连廊  

是否满

布幕墙  

楼层最小

剪重比  

规范  

限值  

179.4-X 179.4m X 向 否  是  0.74% 0.66% 

179.4-Y 179.4m Y 向 否  是  0.65% 0.60% 

183.4-X 183.4m X 向 否  是  0.73% 0.64% 

183.4-Y 183.4m Y 向 否  是  0.63% 0.60% 

183.4#-X 183.4m X 向 是  是  0.71% 0.65% 

183.4#-Y 183.4m Y 向 是  是  0.70% 0.80% 

对比工况 179.4-X、183.4-X、183.4#-X 和 179.4-Y、183.4-Y、183.4#-Y 分析

主体 A、B 栋整体结构施工过程中连廊吊装（铰接）的最迟施工时间节点，如下

图 3.2。其中，工况 183.4#-Y 的最小剪重比虽低于规范限值，但高于限值的 85%，

因此以上工况结构均满足安全性。  

随着楼层的增加结构对应于地震作用的剪力也越大，因此剪重比随楼层逐渐

增大。符合一般情况，即结构上部楼层的剪重比较大，底部楼层剪重比较小，剪

重比主要控制结构的下部楼层，且底部楼层剪重比均接近限值。按工况 179.4-X、

183.4-X、183.4#-X 和 179.4-Y、183.4-Y、183.4#-Y 顺序，结构最小剪重比越来越

接近限值，即结构施工高度增高和吊装钢连廊均会使得结构的经济技术指标越来

越好。以上工况地震剪重比均符合要求，结构刚度均满足水平地震剪力的作用，

结构施工均满足可行性与安全性。  

  

(a) A 栋 X 向  (b) B 栋 X 向  
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(c) A 栋 Y 向  (d) B 栋 Y 向  

图 3.2 地震作用下各工况剪重比  

3.5 位移角和位移比控制指标  

经验算根据《高规》3.7.3 条的规定得到各工况下的楼层层间最大位移与层高

之比限值，如下表 3.8。对于各工况位移角的验算需满足大于表 3.8 中所给出的规

范限值，位移比应小于 1.2，以控制结构平面规则性，限值结构的扭转，控制结构

的侧向刚度。  

表 3.8 各工况下楼层层间最大位移与层高之比限值[高规(3.7.3)] 

工况  △u/h 限值  

179.4-X、Y 1/666 

183.4-X、Y 1/653 

183.4#-X、Y 1/653 

对工况 179.4-X、179.4-Y、183.4-X、183.4-Y、183.4#-X、183.4#-Y 进行地震、

风荷载作用下结构最大楼层位移、最大层间位移角、楼层最大位移比、层间位移

比下的验算，如下图 3.3-3.6，工况 179.4-X、179.4-Y、183.4-X、183.4-Y、183.4#-

X、183.4#-Y 均满足规范对最大层间位移角、楼层最大位移比、层间位移比的要

求。  

对比工况 179.4-X、183.4-X、183.4#-X 和 179.4-Y、183.4-Y、183.4#-Y 可知，

A、B 栋结构在 X、Y 向地震和风荷载作用下，最大楼层位移方面，各层的最大楼

层位移均随楼层的增高而增大；A 栋 X 向在未吊装钢连廊前，层位移随结构施工

高度的增高有些许增加，但在吊装钢连廊后各层的层位移会有所下降；A 栋 Y 向

在未吊装钢连廊前，层位移随结构施工高度的增高有些许增加，在吊装钢连廊后，

各层在地震作用下的层位移会有所增加，而各层在风荷载作用下的层位移有显著

增加，这主要是因为钢连廊吊装后 A、B 栋结构整体受力，B 栋弱轴方向（Y 向）

的受力被 A 栋 Y 向分担进而增大了 A 栋 Y 向的层位移；B 栋 X 向在未吊装钢连
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廊前，层位移随结构施工高度的增高有些许增加，在吊装钢连廊后，各层在地震

作用下的层位移会有所增加，而各层在风荷载作用下的层位移有显著增加，这主

要是因为钢连廊吊装后 A、B 栋结构整体受力，A 栋弱轴方向（X 向）对 B 栋 X

向层位移的影响；B 栋 Y 向在未吊装钢连廊前，层位移随结构施工高度的增高有

些许增加，但在吊装钢连廊后各层的层位移会有所下降。综上所述，随着施工高

度的增高，结构的最大层位移会越大，即结构安全性逐渐降低，而钢连廊的吊装

将使得 A/B 栋强轴方向的作用加强了 B/A 弱轴方向的刚度，降低了 B/A 弱轴方

向的最大层间位移，即增强了结构的整体受力性能，使得 A、B 栋整体结构的 X、

Y 向最大层位移显著降低，即钢连廊的吊装对结构的安全性和刚度有显著增强。  

最大层间位移角方面，A、B 栋结构在 X、Y 向地震和风荷载作用下，结构每

层的最大层间位移角均随建筑高度的增高先增大后减小。A、B 栋结构随施工高度

增加，最大层间位移角与最大楼层位移的变化规律相似，在此不再赘述。  

楼层最大位移比、层间位移比方面，A、B 栋结构在规定水平力作用下，对比

工况 179.4-X、183.4-X 和 179.4-Y、183.4-Y 可知，在未吊装钢连廊前，因工况

179.4-X、183.4-X 和 179.4-Y、183.4-Y 的施工高度相差不大，结构侧向刚度基本

保持一致，因此随施工高度增大，A、B 栋结构 X、Y 向的楼层最大位移比、层间

位移比基本不变；对比工况 183.4-X、183.4#-X 和 183.4-Y、183.4#-Y 可知，在钢

连廊吊装后，结构整体刚度增大，楼层位移比、层间位移比显著变大，综合最大

楼层位移和最大层间位移角方面的分析可知，钢连廊吊装后 A、B 栋整体结构的

X、Y 向最大层位移、最大层间位移角均降低，因此可判断钢连廊吊装后 A、B 栋

整体结构的层平均位移、平均层间位移有显著降低，即钢连廊的吊装对结构的安

全性和刚度有显著增强。  

  

(a) A 栋 X 向  (b) B 栋 X 向  
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(c) A 栋 Y 向  (d) B 栋 Y 向  

图 3.3 最大楼层位移  

 

  

(a) A 栋 X 向  (b) B 栋 X 向  

 
 

(c) A 栋 Y 向  (d) B 栋 Y 向  

图 3.4 最大层间位移角  
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(a) A 栋 X 向  (b) B 栋 X 向  

 
 

(c) A 栋 Y 向  (d) B 栋 Y 向  

图 3.5 规定水平力作用下楼层最大位移比  

 

  

(a) A 栋 X 向  (b) B 栋 X 向  
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(c) A 栋 Y 向  (d) B 栋 Y 向  

图 3.6 规定水平力作用下层间位移比  

3.6 风振舒适度控制指标 

结构顶点的振动最大加速度不应超过 0.15 m/s2，以满足规范对风振舒适度的

要求。对比工况 179.4-X、183.4-X 和 179.4-Y、183.4-Y 可知，随着施工高度增加，

A、B 栋结构在 X、Y 向顺、横风向下的顶点最大加速度将有所增加，即结构舒适

度、安全性变差。对比工况 183.4-X、183.4#-X 和 183.4-Y、183.4#-Y 可知，钢连

廊吊装铰接后，A、B 栋结构在 X、Y 向顺、横风向下的顶点最大加速度会有所降

低，即钢连廊的吊装可以提高结构的舒适度、安全性。各工况均满足规范要求。  

表 3.9 顶点最大加速度（单位：m/s2）  

塔号  方向  179.4-X、Y 183.4-X、Y 183.4#-X、Y 

A 栋 

X 顺风向  0.035 0.035 0.036 

X 横风向  0.033 0.034 0.034 

Y 顺风向  0.024 0.024 0.024 

Y 横风向  0.050 0.052 0.050 

B 栋  

X 顺风向  0.033 0.033 0.033 

X 横风向  0.063 0.064 0.063 

Y 顺风向  0.041 0.041 0.041 

Y 横风向  0.066 0.067 0.066 

3.7 本章小结 

本章主要介绍了在满足现场施工条件的前提下，通过建立 AB 塔整体结构的

模型，在风荷载和地震作用下，对 A、B、AB 塔结构在强、弱轴两种情况下的受

力与变形进行分析，确定在填充墙和幕墙正常施工情况下（即与楼层施工进度一
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致），主体 A、B 栋整体结构施工过程中钢连廊吊装（铰接）的最迟施工时间节

点。主要内容如下：  

（1）结构剪重比随楼层增高而增大，剪重比主要控制在结构的下部楼层，底

部楼层剪重比接近限值。施工高度越高，最小剪重比越低，即结构的刚度所能额

外承担的水平地震剪力越小，结构的安全性越差，且连廊吊装后结构的经济技术

指标更优，因此连廊吊装越早对结构越有利。  

（2）A、B 栋整体结构在地震和风荷载作用下，除工况 183.4-Y 外，结构刚

重比均满足《高规》5.4.4 条和 5.4.1 条对整体稳定性的要求，即刚重比大于 1.4、

2.7。为确保结构整体的稳定性以及施工的安全性，钢连廊的吊装铰接施工建议不

迟于结构施工至 179.4m 标高，以避免造成结构的失稳倒塌。。  

（3）对于 A 塔结构，当作用 X 方向力时，钢连廊连接前 A 塔的水平位移大

于连接后，此时结构刚度的增加为 A 塔水平位移的主导影响因素；当作用 Y 方向

力时，钢连廊连接前 A 塔的水平位移小于连接后，此时结构所受荷载的增加为 A

塔水平位移的主导影响因素。由于 B 塔与 A 塔位置的正交性，钢连廊的连接对 B

塔水平位移的影响与 A 塔相反。  
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  超高层建筑结构随机振动测试与信号分析  

4.1 引言 

超高层建筑在地震、风等动力荷载作用下的性能取决于其质量、刚度、阻尼

及其分布等结构性能。除了在灾害期间的安全性外，结构设计还应具有足够的阻

尼以承受居住的要求。虽然这些结构性能可以通过解析有限元模型来确定，但高

层建筑的真实性能还需要从全尺寸动力场试验中研究。模态参数集可以通过动力

现场试验确定，这些有价值的信息不仅适用于分析模型，而且适用于原型评估、

模型更新、结构健康监测和结构控制等其他应用。本章首先介绍了模态识别过程

中普遍使用的信号处理方法，其次，对本文的研究对象超高层双塔结构 A 塔建立

的结构健康监测系统中的加速度无线采集模块进行了介绍，并通过对高层建筑进

行随机振动测试，分析结构在各个测点的加速度响应，进而对高层建筑的模态参

数进行识别，为结构的柔度识别提供基本模态参数信息。  

4.2 随机振动信号预处理 

4.2.1 随机减量法（RDT） 

随机减量技术（RDT）[123]是基于这样一种假设，即系统的动态响应是初始位

移和速度条件下的响应和随机激励下的随机振动响应的叠加。RD 过程首先选择

适当的响应阈值，从中提取
0 0( , )t t t+ 时间历史的等间距段。然后对这些分段进行

平均，以消除随机部分，只保留响应的确定性部分。随机递减信号 ( )x  表示为: 

 
1

1
( ) ( )

N

i

i

x y t
N

 
=

= +  （4.1）  

如果一个平稳高斯随机过程激励一个线性单自由度 (SDOF)系统，该响应的

RD 生成的随机信号将具有与特定初始条件下线性系统的自由振动响应相似的特

征。对随机递减函数进行曲线拟合，得到对数递减函数。设对数递减函数为式（4）

式，模态频率和阻尼比采用线性最小二乘法可得：  

 0 0( ) cos( ) exp( )dx t A t t =  −  （4.2）  

其中
0A 为初始位移， d 为阻尼固有圆频率， 为阻尼比，

0 为固有圆频率。  

Ibrahim[124, 125]通过将基于单自由度体系的随机减量法延伸到适用于工程结

构中常见的多自由度体系。  

假设多自由度体系在环境随机振动测试下 p 和 q 测点的响应分别为
px 和

qx ，

由此可以得到其自相关和互相关随机减量函数为：  
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 ( )

1
( ) ( )

p p p

N

X X p i x t

i

RD x t T
N

 = +  （4.3）  

 
( )

1
( ) ( )

p q p

N

X X q i x t

i

RD x t T
N

 = +  
（4.4）  

式中： ( )
p pX XRD  为 p 测点在环境随机振动下的响应信号的自相关随机减量函

数； ( )
p qX XRD  为环境随机振动下 p 和 q 测点响应的互相关随机减量函数； N 为子

信号的段数； ( )( )
pp i x tx t T+ 和 ( )( )

pq i x tx t T+ 分别为在
( )px tT 触发时 p 测点和测点 q 的

子信号段。由于信号触发条件的选取对于随机减量特征的提取起着决定性的作用，

常选取正点数触发、水平交叉触发、零交叉触发、局部极值触发 4 种触发条件。  

4.2.2 自然激励法(NExT) 

自然激励技术（NExT）[126, 127]是一种时域运行模态分析方法。这是最早的运

行模态分析方法（OMA）之一，使用它可以在其周围环境中对结构进行测试，NExT

结合任何多输入多输出（MIMO）时域算法。  

NExT 的第一步是获取结构在不同点的环境激励下的响应。然后根据记录数

据的时间历史确定相关函数。相关函数通常用于分析受环境激励的系统。NExT 是

基于输出响应在时间历史上的自相关和互相关函数，相关函数可以表示为衰减正

弦波的和。每个衰减的正弦波都有一个固有频率和阻尼比，与相应的结构模态的

固有频率和阻尼比相等。然后，采用时域模态识别方案，将相关函数处理为衰减

正弦波（如自由振动响应）的和，估计模态参数。  

结构的动力学基本方程为：  

 ( ) ( ) ( ) ( )Mx t Cx t Kx t f t+ + =  （4.17）  

其中，[K]、[M]、[C]分别为 N N 的刚度、质量和阻尼矩阵； ( )x t 为 1N 的

位移矩阵； ( )f t 为 1N 的作用于结构上的动力荷载。  

在 NExT 中，在 i处由于输入力 ( )kf t 在坐标 k 处的响应 ( )ikx t 可表示为：  

 
1

( ) ( ) ( )
n t

ik ir kr k r

i

x t f t g t d   
−

=

= −   （4.18）  

若冲击力假设为狄利克雷函数，上式可转化为：  

 
1

( ) ( ) sinr nr

n
tir kr

ik ik dr

r r dr

x t h t e t
m

  




−

=

= =  （4.19）  

当作用力为环境随机激励时，任意 i， j 两点的互相关与自相关函数为：  

 ( ) [ ( ) ( )]ijk ik jkR T E x t T x t= +  （4.20）  

 ( ) [ ( ) ( )] ( )k

ff k k kR E f f       − = = −  （4.21）  

其中 ( )ijkR T 是在 T 和 E 时间分离时评估的两个响应的乘积的期望值。  
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结合（4.19）-（4.21）并根据狄利克雷函数的性质可得：  

 

1 1

( ) ( ) ( )
n n t

ijk k ir kr js ks r s

r s

R T g t T g t d       
−

= =

= + − −   （4.22）  

利用单位脉冲响应函数的定义，公式（4.22）可化为：  

 

1

( ) cos( ) sin( )r nr r nr

n
T Tr r

ijk ijk dr ijk dr

r

R T G e T H e T
    − −

=

 = +   （4.23）  

式中， r

ijkG 和 r

ijkH 与T 无关，是模态参数的函数，如下：  

 
( )

0
1

sin( )
sin( )

cos( )
r nr s ns

r n
k ir kr js ks drijk

dsr
s drijk r dr s ds

G
e d

H m m

   
      

  
  


− −

=

    
=   

    
   （4.24）  

通过积分简化 r

ijkG 和 r

ijkH ，并定义：  

2 ( )rs dr r nr s nsI     = + ， 2 2 2( ) ( )rs ds dr r nr s nsJ      = − + + ， k kr js ksrs

jk

sm

   
 =  （4.25）  

将（4.25）和（4.24）带入（4.23），并对所有的 m个输入位置求和，可得所有

输入条件下的互相关函数：  

 
2 2

1 1 1

1
( ) sin( )r nr

n n m
Trsir

ijk jk dr rs

r s kr dr rs rs

R T e T
m I J

 
  



−

= = =

= +
+

   （4.26）  

 

1

( ) sin( )r nr

n
ir jr T

ijk dr r

r r dr

A
R T e T

m

 





−

=

= +  （4.27）  

这个方程（4.27）表明，相关函数是与脉冲响应函数相同形式的衰减正弦波的

和。在使用 NExT 进行模态参数估计时，应该考虑到 OMA 中数据的性质是随机

的，而 NExT 方法具有确定性框架 [126, 127]。  

4.3 复模态指示函数法（CMIF） 

复模态指示函数法（CMIF）[124, 128]，其通过将频响函数矩阵做奇异值分解，

得到奇异值曲线，研究发现其峰值处存在结构的模态参数信息，且可以对结构的

密集模态区进行识别。在本研究后续的高层结构模态识别中，使用该方法识别结

构的基本模态参数。  

对随机振动测试中获得的频响函数矩阵
0

( )
i

d

N NH 
，该频响函数矩阵为 0 iN N

阶的矩阵， 0N 、
iN 为输出测点和输入参考点的个数，在每个频率点作奇异值分

解，以获得如下的矩阵方程 [124, 128]：  
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 （4.28）  

式中，位移振型矩阵
0 2N N

   、对角矩阵
2 2

1

r N N
j 



 
 

− 
、系数矩阵

2 i

T

N N
L


 
  与

左奇异矩阵
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iN N

U 


 
  、奇异值矩阵 ( )

i iN N
S 


 
 

、右奇异矩阵
0

( )
i

H

N N
V 


 
  一一对应。

L 
 矩阵在每一阶处有    ,r r r drvL Q = ， ,r drv 是驱动点的振型向量，

rQ 是模态比

例因子。  

结构的固有模态频率和单自由度体系的缩放因子可用加强的频率响应函数

(Enhanced frequency response function，eFRF)来识别，其与 CMIF 图的峰值相关，

并估算频率和阻尼比。  

模态比例因子
rQ 是未知的，可由公式（4.29）中的最小二乘估计公式求解。 
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 （4.29）  

在公式中，    1

T

r r rC  = ，    2 , ,

T

r r drv r drvC  = 。    ,( ) ( )
TT d

r r r drveH H    =   ，

这是加强的第 r 阶频率响应函数（eFRF）。  

当频率与结构的第 r 阶固有频率
r 相等时，

11/ ( )rj − 趋向于无穷大，即

可使得其对应的奇异值
1( )rs  趋向于很大。因此，当以  为自变量 ( )i rs 

( 1,2, , )ii N= 的对数值为因变量作图（CMIF 图）时，在结构各阶的固有频率处会

使得第一奇异值对应的曲线产生局部峰值，每个峰值处的频率值即为结构识别得

到的各阶固有频率，峰值的拾取个数即为在选定的频率范围内的模态个数，结构

的位移振型参数近似等于第一左奇异向量  1( )ru  ，可用下式获得[124, 128]：  

 
   1( )    ( 1,2, , )r ru r n  =   （4.30）  

4.4 超高层建筑结构现场测试简介  

基于新型不等高双塔协同抗侧结构体系（高空刚性连接）设计及施工关键技

术研究项目对高层结构施工阶段进行随机振动测试，本文选择对该不等高超高层
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双塔刚性体结构中仍处于施工阶段的 A 塔于 2023 年 1 月 11 日进行随机振动测

试，进行测试时 A 塔处于停工状态，此时 A 塔施工至 133.2m（31F）。通过对 A

塔施工至 31F 时的结构进行随机振动测试，并通过自然激励法和 CMIF 法对结构

的基本模态参数信息进行识别。  

由于分布式在线监测系统具有轻便小巧、信息传递快捷且精确度高、数据信

号采集噪声低等特点。本文选择构建分布式加速度在线监测系统，并实现远程无

线控制。分别在 A 塔的第 5、10、17、25、31 层放置加速度传感器，在各层设置

一个采集模块（采集器）。将 25 层设置为基站层，在 25 层设置控制器与工控机，

如图 4.1。采集器与控制器之间通过 RS485 总线通讯，通过控制器实现多个采集

器之间的信息同步，进而通过工控机对控制器的控制，以实现加速度时域信号的

实时同步采集，并通过工控机实现对加速度在线监测系统的无线实时控制。  

由于 A 塔高层结构的平面布置相对规则，因此本文建立的加速度在线监测系

统仅对结构在 X、Y 两个水平方向上进行了测试（整体平动和扭转），在同一平面

上的 X、Y 正交方向上各层最外侧主框架柱各安装两个传感器，分布在各楼层三

个角落的主承重柱上，A 塔的测点布置如下图 4.1 所示。图 4.2 列出了 A 塔结构

的各层测点加速度传感器布置图及结构平面布置。加速度传感器采用东华测试的

磁电式速度传感器 2D001，采样频率设置为 100Hz，灵敏度为 -20.3V/m s 。选用

DH5971N 分布式在线监测系统控制器、采集器。  

 

图 4.1 A 塔加速度采集系统布置方案（立面图）  
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图 4.2 A 塔高层加速度信号采集系统平面布置（以 25 层为例）  

4.5 超高层建筑结构信号分析与模态参数识别  

以不等高超高层双塔中的A塔的环境随机振动测试采集到的数据为基础，通

过求解各测点的互相关函数估计随机振动测试中的伪频响函数，进而利用CMIF方

法识别高层结构A塔的基本模态参数。随机振动测试下A塔的X、Y向的加速度时

程曲线（以2、1号测点为例）如图4.3所示，加速度信号的采样时间为2h。将加速

度在线采集系统采集到的各个测点的加速度响应信号进行分段平均，分段数为89

段，每段数据的点数为729282；其次，通过NExT法模拟已知输入输出信号的冲击

振动测试，对于X、Y方向，各选择两个参考点，均选择5层的2个测点为参考点，

求解所有测点加速度信号与参考点处信号的互相关函数；最后，通过傅里叶变换，

获得X、Y方向的频响函数，进而采取CMIF法识别结构的基本模态参数。  

根据记录的加速度数据，得到各层的最大值，得到加速度和位移在X和Y方向

上的包络曲线，如图4.4所示。这表明，沿A塔高度，X方向加速度峰值先从1F减小

到10F，然后从10F增加到31F。Y方向加速度峰值先从1F减小到17F，然后从17F增

加到31F。值得注意的是，上层的峰值大于下层的峰值，最大值出现在顶层(31F)，

X、Y向的加速度峰值分别为0.043m/s2、0.028 m/s2。结果表明，尽管地面运动很

小，但高层建筑对动态激励很敏感。  

A塔高层建筑结构上层在自然激励作用下加速度相对较大，在高层建筑设计

时应充分考虑这一点。从图4.4也可以看出包络曲线是光滑的。高层下层加速度出

现随高度增高加速度减小的趋势，这是由于A塔结构1F-6F为底部加强区且12F为

避难层，1F-6F和12F的刚度远大于普通层。  
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(a) A 塔 X 向加速度时程曲线  (b) A 塔 Y 向加速度时程曲线  

图 4.3 A 塔加速度时程曲线  
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(a) X 向  (b) Y 向 

图 4.4 A 塔加速度包络曲线  

不等高超高层双塔A塔X、Y向的复模态指示函数图如图4.5所示。根据CMIF

图可以清晰的看出结构在X、Y方向均存在3个密集模态区，通过拾取CMIF图的峰

值，识别结构的模态参数。模态保证判据（Modal Assurance Criteria，MAC）可以

代表两个模态振型之间的相关性，其值为0~1，MAC值越接近1，说明两个模态振

型很接近。由于结构的模态振型不会因为噪声或者结构的微小变化而改变，且噪

声模态往往表现出较弱的相关性。因此，结合模态振型的形式并选择MAC值接近

0（即相关性差）的模态振型作为结构的真实模态（如图4.5蓝色圈选）。  

不等高超高层双塔A塔前3阶模态参数见表4.1所示。在每一阶固有频率处对根

据测试获得的加速度数据获得的伪频响函数进行奇异值分解，结构的固有振型即

为左奇异向量，识别的结构X、Y向前三阶平动振型如图4.6所示。  

 

(a) X 向 CMIF 图  

0.010 0.015 0.020 0.025 0.030 0.035 0.040 0.045

5

10

15

20

25

30

35

F
lo

o
r

Acceleration (m/s2)

 X direction

0.016 0.018 0.020 0.022 0.024 0.026 0.028 0.030

5

10

15

20

25

30

35

F
lo

o
r

Acceleration (m/s2)

 Y direction



硕士学位论文 

51 

 

(b) Y 向 CMIF 图  

图 4.5 随机振动测试 A 塔 CMIF 奇异值函数图  

表 4.1 A 塔 X、Y 向前三阶模态参数  

方向  模态  频率(Hz) 阻尼比(%) 

X 向 

1 阶 0.5516 3.0382 

2 阶 1.7404 0.8477 

3 阶 3.4411 0.6938 

Y 向 

1 阶 0.5520 2.6318 

2 阶 1.6587 1.2404 

3 阶 3.2535 1.7498 
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(a) X 向振型  (b) Y 向振型  

图 4.6 随机振动测试下 A 塔振型图  

4.6 本章小结 

本章通过采集随机振动的环境激励测试下的加速度响应信号，对高层结构 A

塔进行结构模态识别。首先，构建了结构健康监测中完整的加速度采集模块，对

高层结构进行 X、Y 方向的加速度传感器的分布式布置。其次，计算各个测点与

参考层测点响应之间的互相关函数，进而通过傅里叶变换获得结构在随机振动下

X、Y 方向的频响函数。进而，并采用常用的复模态指示函数法（CMIF）识别得

到结构的基本模态参数。本章主要的工作内容如下：  

（1）对超高层 A 塔在施工阶段建立了加速度无线采集系统并对加速度响应

进行了分析。分别在 A 塔的第 5、10、17、25、31 层布置了加速度传感器和采集

模块实现在线实时监测与无线采集。由于 A 塔结构 1F-6F 为底部加强区且 12F 为

避难层（即 1F-6F 和 12F 的刚度远大于普通层），使得高层加速度出现随高度增加
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先减小后增加的趋势。值得注意的是，上层的峰值大于下层的峰值，最大值出现

在顶层（31F），X、Y 向的加速度峰值分别为 0.043m/s2、0.028 m/s2。  

（2）基于建立的加速度无线采集系统，对 A 塔结构进行随机振动测试，进

而对采集得到的振动响应信号进行模态识别。首先，对未施工状态下的高层结构

进行加速度信号采集；其次，将各个测点和参考点做互相关由此获得测点和参考

点之间的互相关函数，进而通过对互相关函数做傅里叶变换得到伪频响函数；最

后，采用复模态指示函数法识别得到结构的基本模态参数信息。  
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  基于随机振动的超高层建筑结构柔度识别  

5.1 引言 

由于传统的模态识别只能得到结构的基本模态参数无法更加直接的反应结构

的变形能力，因此本章介绍了一种结合随机振动测试和有限元来识别结构柔度矩

阵的方法，并通过识别得到的柔度矩阵预测高层结构的侧向变形。值得注意的是，

本章节所使用的是由地面运动和风等环境激励所激发的响应数据，然而仅通过普

通的模态参数识别方法获得结构的基本模态参数（频率、阻尼比、振型等）无法

较为准确的对结构的安全状态进行评估。在此基础上，本章节首先介绍了由环境

激励实验（只有输出）得到的伪频响函数和由冲击试验（同时具备输入和输出）

获得的频响函数（真实频响函数）之间的关系。其次，利用仅根据输出信号得到

的伪频响函数识别得到的频率、阻尼比、振型等基本模态参数，结合通过有限元

模型提取得到的集中质量矩阵获得结构的柔度矩阵。最后利用得到的柔度矩阵，

预测在任意静力荷载下的结构变形。  

5.2 随机振动下伪频响函数与冲击振动下频响函数间的关系  

一种评估结构状况的有效方法是通过冲击试验，在冲击试验中同时测量输入

力和相应的结构响应，该方法可以得到频响函数（FRF）的大小，是后续质量归一

化模态振型和结构柔度识别所必需的，而方法的缺点是需要人工励磁装置，这意

味着在现场试验中很难进行，特别是在超高层结构中。随机振动测试很容易实施，

因为它利用交通和风荷载等自然运动来激励高层结构，然而由于环境力难以测量，

环境试验数据估计的结构频响（以下称为伪频响函数）与冲击试验数据估计的结

构频响（以下称为真实频响函数）具有相同的形状，但大小不同，通过环境激励

实验识别得到的模态振型不是质量标准化的。下面通过理论公式推导，介绍随机

振动和理论频响函数之间的关系。  

5.2.1 理论频响函数  

N 自由度结构在模态空间中的运动方程为 [129]：  

 
 2 1

( ) 2 ( ) ( ) ( )
T

r r r r r r r

n n r
q t q t q t f t

M
  + + =  （5.1）  

对于具有 N 个自由度的结构， i点作用脉冲力时，结构 o 点产生的信号为：  

 

1

( ) ( ) ( )
n t

oi or ir i r

r

x t f t g t d   
−

=

= −   （5.2）  
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若在 i点作用冲击力，则当 0 = 时结构上的响应函数为：  

 

1

( ) ( s) inr nr

i

n

oi oi

r

o dr

r

t
e th t x t

  −

=

= =  （5.3）  

式中，
r

o

r

rr

oi

d

ir

m

 


= ， or 和 ir 为第 r 阶位移振型在节点 o 和 i处的值。  

将公式（5.2）进行傅里叶变换即可获得结构的频响函数：  

 

1

sin( ) ( )r nrt j t

r

n

oi

r

r

oi dH e t dt
   

+


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=   （5.4）  

5.2.2 随机振动下伪频响函数  

将环境随机振动测试下的自由衰减信号进行傅里叶变换即可获得伪频响函数，

本文采取自然激励法（NExT）获取结构的自由衰减信号。NExT 基于时间历史中

输出响应的自相关和互相关函数。这项技术首先用于 EMA，然后扩展到自然激励

下的结构的 OMA。NExT 的第一步是获得不同点环境激励引起的结构响应，之后，

从记录数据的时间历史中确定相关函数。一般用相关函数对受环境激励的系统进

行分析，其可以表示为衰减正弦信号之和，这与在单位脉冲作用下原始结构的响

应表达式一致。结构相应的模态频率和阻尼比，相当于每个衰减正弦信号均存在

的一个固有频率和阻尼比。然后，采用时域模态识别方法，将相关函数处理为衰

减正弦信号之和以此识别模态参数。  

当在结构上施加多个输入力 ( 1,2, , )m n= 时，所有输入位置的互相关函数可

由下式获得[130]：  

 
2 2

1 1 1
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式中， 2 2 2( ) ( )rs ds dr r r s sJ      = − + + ， 2 ( )rs dr r r s sI     = + ， arctan rs
rs

rs

I

J


 
=  

 
。  

将式（5.5）中的互相关函数与式（5.3）中精确的脉冲响应函数进行比较，可

以看出两者形式相似，但幅度不同。  

因此，对式（5.5）中的互相关函数进行傅里叶变换获得伪频响函数：  
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T j Tr

oi dr rsH e T dT
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式中， ( )oiH  表示根据环境激励试验获得的伪频响函数其仅与输出信号相关；

1
2 2

1
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1 2
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r dr s

s
n m
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rs rs

s k

I J
m m
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−

=


+ =   ， k 为激励力 ( )kf  的强度。  

5.2.3 冲击振动下真实频响函数  

在冲击试验中，同时测量了输入力和结构响应，从中可以估计出频响矩阵，
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包括它们的大小与从结构固有参数（质量、刚度和阻尼）计算出来的分析值相当，

而随机振动测试不能输出 FRF 大小，因为其只测量了结构响应。  

假设在 p 点设置有一个动位移采集器采集在 q 点作用冲击力 ( )qf t 产生的动

位移信号为 ( )px t ，通过傅里叶变换获得 ( )qF  和 ( )pX  。  

( )px t 、 ( )qf t 的自功率谱密度函数分别如下式（5.7）和（5.8）所示：  

 *

1

( ) ( ) ( )
N

p p pi pi

i

GX X X X  
=

=  （5.7）  

 *

1

( ) ( ) ( )
N

q q qi qi

i

GF F F F  
=

=  （5.8）  

( )px t 和 ( )qf t 的互功率谱密度函数为：  

 *

1

( ) ( ) ( )
N

p q pi qi

i

GX F X F  
=

=  （5.9）  

 *

1

( ) ( ) ( )
N

q p qi pi

i

GF X F X  
=

=  （5.10）  

在冲击振动试验中计算结构的位移频响函数的方法有 3 种（ 1H 法、 2H 法和

vH 法），分别适合处理输出数据有噪声、输入数据有噪声、输入输出数据均有噪

声影响时的状况。  

（1） 1H 法  

 ( )
( ) ( , 1,2, , )

( )

p q

pq

q q

GX F
H p q n

GF F





= =  （5.11）  

（2） 2H 法  

 ( )
( )

( )

p p

pq

q p

GX X
H

GF X





=  （5.12）  

（3） vH 法  

构造功率谱密度矩阵其可由输入输出的互功率和自功率谱密度函数获得：  

构造方法一：  

 
 

( ) ( )
( )

( ) ( )

q q q p

p q p p

GF F GF X
GFFX

GX F GX X

 


 

 
=  
 

 （5.13）  

在每个频率点处对  ( )GFFX  特征值分解可得：  

 
     ( ) ( ) ( ) ( )

H
GFFX V V   =   （5.14）  

式中，  ( ) 为特征值对角矩阵，取最小特征值 min ( )  对应的特征向量

 
min

( )V


 ，对  
min

( )V


 归一化后取共轭获得频响函数 ( )pqH  。  
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构造方法二：  
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 （5.16）  

对  ( )GFFX  在每个频率点处进行特征值分解，  

 
     ( ) ( ) ( ) ( )

H
GFFX V V   =   （5.17）  

按（5.14）式做同样处理即可获得频响函数 ( )pqH  。  
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 （5.18）  

依次移动冲击力输入点 ( 1,2, , )q q n= 和位移输出点 ( 1,2, , )p p n= 的位置，循

环以上过程获得结构的位移频响函数矩阵。根据同一个输入点即参考点和所有输

出点之间的频响函数即可获得结构的位移振型。由于利用冲击振动试验从反方向

计算的频响函数和从正方向计算的理论频响函数具有一致性，在本文中使用理论

频响函数代替冲击作用下获得的频响函数，进而推导其与随机振动测试下获得的

伪频响函数之间的关系。  

5.2.4 伪频响函数与理论频响函数的幅值关系  

从冲击试验数据识别结构柔度的理论已经发展到 [131]。因此，从仅输出数据中

识别结构柔性的一种方法是建立由冲击和环境试验数据估计的频响之间的关系。

直接比较公式中导出的频响函数的幅值。（5.4）和式（5.6）比较困难，因为所有

的模态都在这些方程中求和。根据模态叠加原理分别比较各模态下的频响函数幅

值。在第 r 级模态下，式（5.6）中的随机振动下伪频响函数幅值与式（5.4）中的

理论频响函数幅值之比推导如下 [132]：  

 ( ) ( )r r r

oi oi oiH f H =  （5.19）  
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（5.20）  

由式（5.19）、（5.20）可得如下结论：  

（1）仅输出数据（5.6）获得的随机振动下得到的在第 r 阶模态下的估计频响

( )r

oiH  的幅值与精确的理论频响（5.4）的幅度成正比，与 r

oif 的比率恒定。  

（2）每个模态的幅值比是一个常数，但它与模态有关，即 r

oif 随模态阶数 r 而
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变化。  

（3）由公式（5.6）可知， r

oif 与输出节点 o 无关，即 r r

oi pif f= ，其中 o 和 p 为

输出节点号， i为参考节点号。 :

r

iH 为频响函数矩阵的一列，与相应的频响函数 :

r

iH

成正比，具有相同的比率值 r

oif ，其中下标 :表示输出总数从 1 到 0N 。  

5.3 随机振动测试结合有限元模型的柔度识别  

本节的重点是结合有限元模型，利用仅有输出数据的随机振动测试获得的数

据估计结构柔度矩阵。首先测量了结构的动力响应，并将收集到的仅输出的测量

结果用于基本模态参数识别。在此基础上，通过基于有限元模型提取的集中质量

对振型进行质量归一化，最后获得柔度矩阵 [125]。  

5.3.1 柔度识别理论  

当参考节点为 i时，考虑单参考点情况，结合（5.19）式可知，随机振动与冲

击振动试验数据在频率线处的频响关系为[133]：  
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 
 
 
 
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 
 

  （5.21）  

式中， ( )H  的维数为 1oN  ，o 为输出节点的数量从 1 到 oN 。公式（5.21）的

推导是因为 r

if 依赖于模式阶数和输入节点，但与输出节点无关。每个模态的幅值

比 r

if 是未知的。  

目前有多种数据处理方法用于基本模态参数识别。本文采用 CMIF 方法识别

结构的频率、振型和阻尼比。其中，这些由环境试验和冲击试验数据识别得到的

基本模态参数结果非常接近。在确定这些基本模态参数后，利用它们来估计真实

模态振型。在节点 i处选取单个参考时，输出节点 o 的第 r 阶模态振型， 0

r 和 0

r 分

别在冲击振动测试和随机振动测试中的估计如下所示 [133]：  

 
0

1
( )r

oi l r

l r

H
j

 
 

 
=  

− 
 （5.22）  
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oi l r

l r

H
j

 
 

 
=  

− 
 （5.23）  
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式中， ( )r

oi lH  和 ( )r

oi lH  的趋势均为 1sN  ，

*

1 1

*

1 1

1

1 1

s s

r r

l r

N r N r

j j

j

j j

   

 

   

 
 

− −
  
 = 

−   
 
 − − 

，

21r r r r rj    = − + − 。对所有输出节点（ (1,2, , )oo N= ）在所有模态（ (1,2, , )r n= ）

下写出上述方程，比例模态振型矩阵 0r 和 0r 可由公式（5.22）、（5.23）估计。  

将公式（5.21）代入公式（5.23），并于（5.22）比较，得到 r 与 r 的关系如下：  

 
   r

r i rf =  （5.24）  

由此可知，仅从随机振动测试数据中识别的振型与质量归一化振型（即真实

振型）之间存在一定的比例关系，即公式（5.24）所示。式中， r 、 r 分别为

第 r 阶质量归—化和未归一化的振型。  

根据公式（5.24），得到纯输出数据估计的模态质量、比例因子等参数与冲击

试验数据的关系如下：  

 
( ) ( )

2T
r r r r

i

r M f MM   ==  （5.25a）  

 1 1r r

rr

ii

Q Q
f

= =  （5.25b）  

式中，M 为结构质量， rM 为环境振动测试识别的第 r 阶模态质量， rQ 为环

境振动测试识别的第 r 阶模态的比例系数，公式（5.24）和（5.25）分别构建了来

自环境和冲击试验数据的参数之间的关系。它们为随后从环境试验数据中识别柔

度矩阵提供了基础。  

质量归一化的振型需满足以下条件 [133]：  

 
    

     2

1
T

r r

T

r r r

M

K

 

  

 =


=

 （5.26）  

其中，  M 为从有限元模型中提取的集中质量矩阵。  

对振型进行质量归一化的缩放系数可以通过将（5.24）带入（5.26）获得：  

 

    

1

T

r rM



 

=  
（5.27）  

当在具有 N 个自由度的结构上的节点 q作用有单点冲击力时，结构上 p 点的
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频响函数可以表示为[133]：  

 
* * *

*
1

( )
( ) ( )

m
Ar pr qr Ar pr qr

pq

r r r

Q Q
H

j j

   


   =

 
= + 

− −  
  （5.28）  

其中， ArQ 为第 r 阶模态缩放系数； *

ArQ 为 ArQ 的共轭复数； pr 、 qr 分别为第

r 阶节点 p 、q的振型系数； *

pr 和 *

qr 分别为 pr 和 qr 的共轭复数； r 为系统的第 r

阶极点； *

r 为 r 的共轭复数， * 21r r r r rj    = − − − 。  

第 r 阶的模态质量 ArM 与 ArQ 之间存在以下关系：  

 1

2
Ar

r Ar

Q
j M

=  （5.29）  

式中，
r 为第 r 阶的固有频率。  

当模态质量 1ArM = 时，即可得质量归一化模态振型，此时
1

2
Ar

r

Q
j

= 。如果所

得振型为质量归一化振型，将式（5.28）中的未归一化的模态振型替换为质量归

一化模态振型，结合公式（5.28）和（5.29），可得[133]：  

 
* * *

*
1
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( ) ( )

m
r pr qr r pr qr

pq

r r r

Q Q
H

j j

   


   =

 
= + 

− −  
  （5.30）  

式中，
rQ 为仅与结构固有频率相关的模态比例系数， *

rQ 为
rQ 的共轭复数。  

在公式（5.30）中取 0j = ，即可得模态柔度矩阵。  

此时在 q点作用有单位力，节点 p 的位移可表示为[133]：  

 
* * *

*
1

( 0)
m

r pr qr r pr qr

pq pq

r r r

Q Q
F H j

   


 =

 
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  （5.31）  

在结构的各个自由度节点循环作用单位力，进而获得各个自由度节点在单位

力作用下的位移，由此获得结构的柔度矩阵：  

 

 
11 1 * * *

*
1

1

N m
r r r r r r

i r r

N NN

F F
Q Q

F
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   
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 
  
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  （5.32）  

其中， r 为第 r 阶质量归一化振型系数。在结构上作用一个力  f ，则结构的

预测变形为     D F f= 详细理论见参考文献 [125]。  

5.3.2 随机振动测试结合有限元模型的柔度识别流程  

本节结合随机振动测试和超高层 A 塔有限元模型，获得结构的质量归一化振
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型，进而结合随机振动测试识别得到的基本模态参数求解柔度矩阵，以此获得高

层结构在静力荷载作用下侧向变形得预测值，从而实现高层结构的状态评估。结

合有限元模型的高层结构柔度矩阵识别及侧向变形预测的流程如图 5.1 所示。  

（1）首先获得高层结构在环境自然激励下各测点的加速度信号，进而对获得

的信号进行初步预处理；  

（2）对处理好的加速度信号采取互相关函数法和傅里叶变换获得环境激励下

的结构伪频响函数；  

（3）采取 CMIF 法识别结构在环境激励下的结构基本模态参数，即频率、振

型系数、阻尼比等；  

（4）从有限元模型中提取高层结构各层的集中质量，获得结构的集中质量矩

阵，通过公式（5.26）获得结构的质量振型缩放系数，进而得到质量归一化振型；  

（5）根据质量归一化模态振型系数和识别得到的基本模态参数，重构结构在

随机振动测试下的位移频响函数，取 0j = ，即可获得高层结构的柔度矩阵；  

（6）根据求得的柔度矩阵，计算静力荷载作用下高层结构的侧向变形，并于

模型在相同静力荷载作用下结构的侧向变形进行比较，进而对高层结构进行状态

评估。  

数据预处理

带通滤波 分段平均

NExT法

傅里叶变换

环境振动测试数据

互相关函数法选择参考点

伪频响函数（公式5.6）

频率 阻尼 未归一化振型

CMIF法

结合有限元模型

质量归一化

模态振型
集中质量矩阵

（公式5.31）

侧向变形柔度矩阵
 

图 5.1 随机振动测试结合有限元模型的柔度识别流程图  
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5.3.3 超高层建筑结构现场实测案例  

本节基于不等高超高层双塔连体结构的 A 塔，对随机振动测试结合有限元模

型的柔度识别理论进行验证。首先，介绍了用于提取集中质量矩阵的有限元模型；

其次，结合第 4 章识别得到的模态参数，获得高层结构的柔度矩阵；最后，结合

求得的柔度矩阵，计算在特定静力荷载作用下高层结构的侧向变形，并于有限元

模型在相同静力荷载作用下的侧向变形进行对比，实现对超高层结构在施工阶段

的状态评估。  

通过 5.2 节可知，通过环境随机振动测试只能获得伪频响函数，进而获得伪

柔度矩阵，据此预测获得的结构变形在理论上与真实的变形之间存在一定的比例

关系，这主要是由于输入信号的未知造成的。若要从仅有的环境激励试验获得的

模态参数获得真实的柔度矩阵，需要借助有限元提供结构的质量信息。根据有限

元获得结构的集中质量矩阵，进而结合环境激励实验识别的基本模态参数信息获

得结构的质量归一化振型，以及结构的柔度矩阵。利用盈建科建筑结构设计软件

YJK V4.1.0 建立不等高超高层双塔连体结构 A 塔施工至 31F（133.2m）时的有限

元模型（参数设置按 2.4 节同等考虑），如图 5.2 所示。超高层 A 塔 31F 以下结构

在有限元模型中的模型材料参数设置如下：核心筒剪力墙、柱、连梁混凝土强度

等级为 C60，梁、板混凝土强度等级为 C35。A 塔施工至 31F 时，2-6 层层高为

4.5m，1、12、24 层层高为 4.8m，其余楼层层高均为 4.1m，其中，12 层和 24 层

为避难层。  

  

(a) 工程概况  (b) YJK 模型  

图 5.2 不等高超高层双塔连体结构 A 塔  

对于超高层结构的状态评估，其在施工期的结构体系尚未成型，抗侧力体系

不完整，结构稳定性相对较低，且主体结构直接暴露于外部环境中，受环境影响
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容易产生较大结构变形，因此实现对高层结构侧向变形的预测，进而以此反映结

构性能和评估结构安全是十分重要的。由于实际工程体量大、设备使用受限、信

号干扰等原因，对实际高层结构进行侧向静力荷载作用下的实验研究是较为困难

的，而随机振动测试无需施加人为激励即可获得高层结构产生的响应信息。由于

结构得振动位移可由结构的多阶模态振型进行叠加表示，本节先利用第 4 章求得

的结构上不同位置的分布式动态加速度数据得到振型参数等信息，再基于基本模

态参数结合有限元模型获得归一化的振型，进而基于 5.3.2 节的理论求得结构的

柔度矩阵，进而通过静力荷载矩阵和柔度矩阵的乘积对结构的变形进行预测。  

基于有限元模型提取与实际加速度传感器采集位置相对应楼层的质量集中矩

阵如下所示：  

 

  6

4.29

10 kg3.59

3.25

M

 
 
 
 = 
 
 
  

 （5.32）  

利用公式（5.26）计算各阶的质量归一化振型，将该系数乘以随机振动测试识

别的振型，即可求得相应的质量归一化振型，如图 5.3，并通过线性插值拟合获得

高层建筑结构各层的振型系数。  

 

图 5.3 质量归一化振型（以 X 向 1 阶模态为例）  

进而，结合第 4 章通过随机振动测试识别获得的基本模态参数结合有限元模

型获得结构 X 向和 Y 向的频率、质量归一化的振型和阻尼，进而重构真实频响函

数（公式 5.29），取频响函数在 0j = 处的值，即可求得高层结构的柔度矩阵（公

式（5.31））。识别得到的 X、Y 向的柔度矩阵如图 5.4、5.5 所示，其中，X、Y 向
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分别为 A 塔建筑结构的弱、强轴方向。  

 

图 5.4 高层 X 向柔度矩阵  

 

图 5.5 高层 Y 向柔度矩阵  

在本节的验算中设置以下工况对柔度矩阵进行验算：即在不等高超高层双塔

中施工阶段（施工至 31 层）的 A 塔，每层加速度传感器布置位置的柱底部施加

20kN 的水平侧向力静荷载。根据识别得到的柔度矩阵乘以该工况对应位置的节点

力向量，即可得到在该工况下高层结构 X、Y 向的侧向变形，如图 5.6 和图 5.7 所

示，该结果与有限元模型计算结果的误差分别为 13.41%、15.75%。  

从图中可以看出柔度法识别的结构侧向变形在 12 层、24 层避难层附近变形

趋势有所变化，这是因为高层结构在避难层结构侧向刚度有所突变造成的，这也

在一定程度上证实了根据随机振动测试结合有限元模型的柔度识别方法的合理性。 



硕士学位论文 

65 

 

图 5.6 预测的高层 X 向侧向变形  

  

图 5.7 预测的高层 Y 向侧向变形  

5.4 本章小结 

本章首先介绍了随机振动测试与冲击振动测试下频响函数间的关系，以及根

据随机振动测试结合有限元模型的柔度识别方法。除此之外，本章利用该方法求

得了实际高层结构在静力荷载工况下的侧向变形，并与在相同工况下通过有限元

计算的结果进行了对比，对识别的柔度矩阵得正确性进行了验证。  

（1）介绍了理论频响函数与从随机振动测试中获得的伪频响函数之间的幅值

比例关系，进而得到了随机振动下的模态振型与冲击振动下模态振型的比例关系。

最后，结合有限元模型得到结构的集中质量矩阵，结合随机振动测试识别的模态
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参数信息，得到结构的柔度矩阵。  

（2）建立了本文实测高层案例的有限元模型，对随机振动测试结合有限元模

型的柔度识别理论进行验证。通过有限元模型提取高层结构的集中质量矩阵的；

结合通过环境激励测试识别得到的模态参数，获得高层结构的柔度矩阵；结合求

得的柔度矩阵，计算在特定静力荷载作用下高层结构的侧向变形，并与有限元模

型在相同静力荷载作用下的侧向变形进行对比，以便于未来识别高层结构连体前

后刚度的变化对比，以及分析钢连廊对结构抗侧向变形的影响。  
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  连体结构吊装施工研究 

6.1 引言 

由于双塔高层建筑的施工进度还未达到钢连廊连接的施工节点，目前对钢连

廊结构设计了 2 种施工方法（散装拼接和整体吊装），对通过初步选择确定的整体

吊装方法，以某大跨度重型钢桁架吊装过程进行实时监测为例，通过在结构关键

截面位置处布设应变传感器，对施工过程中结构关键位置的真实应变分布情况进

行分析，以及连体结构（钢桁架）连接前后内力重分布对结构的影响。进而，基

于大型有限元软件 ABAQUS 建立精细化有限元模型并进行了模型校验，对吊装

完成后结构的各关键受力部位进行了应力分析。从而证实了液压吊装技术和结构

监测手段对于保障连廊结构安全的重要性。  

6.2 钢连廊施工方案研究 

1、散装拼接方案  

将空中钢连廊结构的施工安装分为两个区域：Ⅰ区为 A、B 座塔楼之间钢连廊

部分，Ⅱ区为 A、B 座塔楼内部钢连廊部分。ⅠI 区钢连廊部分随 A、B 塔一起施工，

I 区钢连廊部分在 A、B 塔楼施工到顶层后待沉降稳定后再施工，如图 6.1。  

 

图 6.1 分区施工顺序示意图  

根据现场条件、结构特点及吊装机械性能，连廊钢结构施工拟使用 2 台塔吊

全覆盖范围吊装（图 6.2 中弧线为塔吊覆盖面积），主要采用单榀钢梁空中散装方
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法，钢梁安装顺序为先主梁后次梁，主梁与钢柱牛腿固定连接采用临时连接板连

接后再施焊，次梁与主梁采用高强螺栓连接固定。每根钢梁安装过程中设置两道

生命线保证安全施工。每层钢连廊施工完成后满铺安全网，以保证上层结构施工

安全。  

钢连廊 GKL800B/A、GKL10A 构件长分别为 26m、15.5m，整根梁重分别为

12.1t、9.8t，根据现场实际情况，塔吊在 45m 范围极限起重性能为 8.12t，不能满

足起重要求，因此将此构件分为三段吊装，分段后最重分别为 7.5t、6t，满足吊装

起重要求，构件分段情况如图 6.2 所示。  

 

图 6.2 空中钢连廊构件分段吊装示意图  

2、整体吊装方案  

为避免焊接工艺不同有可能造成的焊缝位置的强度无法等同于钢材本身的强

度，以及避免构件分段后焊接造成的焊接位置应力集中，并综合考虑操作便捷性

及造价经济性等众多因素，计划吊装施工中在连体层（37F-39F）伸臂桁架上吊点

两侧分别焊接提升梁，用以安装液压提升器，其受压侧通过承重钢绞线与下吊点

桁架表面焊接的吊点牛腿进行相连，并通过液压提升器的重复伸缸和缩缸过程将

主桁架提升至指定设计位置，见图 6.3。而整体吊装的好处在于通过构建结构健康

监测系统实现对吊装全过程的实时监测，进而避免超高层双塔连体结构中的钢连

廊在施工吊装过程中由于各种不确定因素的影响，对结构产生的损伤以及工程安

全事故。  

由于某深坑大跨屋盖结构上部的大跨度钢桁架采用相同的液压提升方案进行

吊装施工，见图 6.2，因此本研究对其单榀重型桁架的吊装安装过程进行了实时监

测，以探究大跨重型钢桁架在吊装整个过程中结构的受力变化（应力分布情况）

与变形情况，为超高层双塔的吊装施工过程提供工程技术借鉴。针对该项目中所
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监测的主桁架 B3，将下吊点牛腿焊接至其端部腹杆连接节点处，并在该节点区域

内焊接 20mm 厚加劲肋进行加固处理。其中，牛腿所用钢材强度等级为 Q345B，

其开孔位置与提升梁开孔位置在竖直方向上保持一致，且误差范围控制在 10mm

之内。为满足结构提升到位后对安装接口精度及相关规范的要求，在悬臂立柱受

拉侧顶部安装背拉提升器，其通过柔性钢索与焊接在底部柱脚处的背拉反力架相

连以进行锚固，如此使格构柱一侧的两台液压提升器用于提升作业，另一侧的两

台液压提升器则作为张拉设备进行反向背拉，从而保证格构柱在提升状态下的水

平位移能够处于合理范围内，桁架提升施工情况见下图 6.4。在所吊装桁架被提升

至指定位置处后，将其与相邻格构柱进行焊接连接。  

 

图 6.3 超高层连体结构钢连廊吊装过程  

 

图 6.4 大跨重型钢桁架吊装施工案例  
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6.3 大跨重型钢桁架吊装施工案例研究  

6.3.1 工程概况  

以某大跨度重型钢-混组合结构体系中大跨重型桁架的吊装施工为例，研究吊

装过程中结构的受力情况与变形行为。该项目工程中上部重型钢结构屋盖整体结

构主要由主桁架、次桁架和环桁架三部分组成，如图 6.5 所示。其中主桁架为箱

型截面组合桁架体系，次桁架为箱型截面单面桁架体系，环桁架为由圆管及箱型

截面组合而成的三角桁架体系。在中部混凝土平台施工完成后，依据作业面交付

时间，将该屋盖结构划分为九个施工区域。其中，每个区域内的施工顺序依次为

主桁架、环桁架及次桁架，均采用先楼面拼装、再整体提升、后焊接安装的施工

方法。其中，所有主桁架的总重量共计约 4.9×103t，次桁架总重约 8.6×103t，环桁

架总重约 4.5×103t，整体提升高度约为 26m 左右。依据现场施工分区设置情况，

主桁架的吊装顺序依次为 B3、B2、B4、A2、B5、A3、A1、B1。其中，每榀主桁架

均由上（下）弦杆、腹杆、空间横向撑杆及斜向撑杆组成。  

 

图 6.5 大跨度空间钢结构屋盖  

因该项目中 B3 主桁架位于结构中心位置（承受荷载最大处），且 B3 主桁架为

最先吊装桁架，后续桁架吊装在 B3 主桁架吊装后以其作为支撑结构继续进行其余

桁架的吊装工作，进而组成重型钢结构屋盖整体结构。湖南大学土木工程结构健

康监测研究团队对现场施工一区中单榀主桁架 B3 的吊装过程进行了监测。该被吊

装主桁架高度约 8m，跨度约 48m，自重约 600t，提升高度约 26m，其拼接所用杆

件均为矩形截面，部分杆件截面尺寸如图 6.6 和表 6.1 所示。待吊装桁架以两侧

大体积钢管-混凝土格构柱作为竖向支撑体系，其分别由四根圆钢管与矩形薄壁钢

板依次拼接组成。其中，钢管所用钢材型号为 Q420GJC，单根钢管柱直径为

1100mm、壁厚为 50mm；拼接所用钢板为 Q345GJC 型钢材，其壁厚为 12mm。格

构柱总高度约 35m，其中钢管柱内部及格构柱底部 4m 范围内浇筑 C60 型自密实

混凝土。除此之外，在格构柱东西两侧底部分别焊接有反力架以进行背拉操作。  
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图 6.6 单榀主桁架 B3 

表 6.1 杆件截面尺寸  

编号  截面尺寸/mm 编号  截面尺寸/mm 

B-21 800*800*25*25 F-17 600*800*20*20 

B-22 800*800*30*30 F-18 600*800*25*25 

B-23 800*800*35*35 F-19 600*800*30*30 

B-24 800*800*40*40 F-30 800*800*30*30 

B-26 800*800*50*50 F-31 800*800*35*35 

B-35 1000*1000*40*40 F-32 800*800*40*40 

B-37 1000*1000*60*60 F-33 800*800*50*50 

B-38 1000*1000*70*70 F-39 1000*1000*50*50 

6.3.2 监测系统  

由于该工程结构具有跨度及自重大、构件类型多及施工过程复杂等特征，因

此监测吊装安全具有重要意义。针对本桁架吊装过程，建立了以关键杆件应力水

平观测为主的监测系统，其主要由现场数据采集及无线传输、数据存储及管理、

结构预警及评估三部分组成，可有效实现监测数据的连续采集、自动储存及可视

化监测等功能，如图 6.7 所示。  
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图 6.7 实时监测系统构成  

根据结构的几何特征和受力特点以及对施工过程的分析，确定结构各个构件

的测点位置，据此本文提出以下应变测点布置方案：  

（1）对于双轴对称的桁架结构，当结构承受较大的压力时，结构跨中可能出

现挠曲变形。因此在桁架结构中间下弦杆对称布置 2 个测点（测点 2、3），中间

上弦杆（测点 8）、中间空间横向撑杆（测点 9）各布置 1 个测点，以了解可能挠

曲最大处结构受弯矩作用产生的弯曲变形。  

（2）为了解桁架可能挠曲最大处杆件受轴向力产生的轴向应变，在桁架中间

的竖向腹板（测点 1）、空间斜杆（测点 10）各布置 1 个测点。  

（3）为获取桁架吊装过程和桁架与格构柱连接后桁架两侧边界处以及桁架杆

件变截面处杆件的弯曲变形，并考虑到工程实际情况无法在焊接处安装应变传感

器，因此在焊接位置最近处的上下弦杆中心（测点 5、7）和斜腹杆（测点 6）下

侧中心各布置 1 个测点，其中测点 5、7 位于桁架杆件变截面处。考虑以上测点布

置情况的基础上，为全面了解桁架结构各部位的变形以及单个斜腹杆的轴向变形

布置测点 4。  

对于东西两侧大体积钢管-混凝土支撑格构柱，针对每根格构柱底部（其受力

最大处）沿截面圆周方向环绕均匀布置 8 个测点。  

在结构上进行测点布置时，由于构件靠近节点处受力较为复杂，且实测值与
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理论分析结果常有较大差异，因此各传感器均沿杆件轴线方向在跨中进行安装，

避开节点及焊缝所在位置。测点选取位置综合考虑背拉反力架的安装区域。各测

点编号、桁架吊装部分（红色区域）及桁架吊装受力情况详见图 6.8。吊装施工中，

格构式立柱顶部上吊点的吊装提升器通过提升钢绞线与下吊点桁架表面焊接的吊

点牛腿相连，进而经过液压提升器的重复伸缸和缩缸过程将桁架吊装部分（红色

区域）提升至指定设计位置。  

 

(a) 正视图  

 

(b) 俯视图  

图 6.8 主桁架 B3 测点布置情况及吊装施工概念图  

振弦式应变传感器适用于安装在钢结构及其它建筑物表面，该传感器与待测

钢结构的温度膨胀系数相同具有较高的测量精度，其安装较常规电阻应变计更为

简易且对安装环境要求较低，具有一定的防水性、耐腐蚀性和长期稳定性，适合

复杂环境下的长期监测。因此，本项目选用 JMZX-212 型振弦式应变传感器（量

程：±1500με, 灵敏度：1με），通过焊接方式固定于钢结构表面，如图 6.9 所示，

同时为避免雨水、灰尘等对传感器灵敏度造成的干扰，在传感器外侧焊接有金属

外壳进行仪器保护。选用 JMZX-32A 型综合采集模块，并配合无线发射技术，有

效实现可视化的实时数据监测及超出阈值后的报警提示功能。通过太阳能电池板
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进行能源供应。  

  

(a) 钢桁架处传感器监测测点  (b) 格构柱处自动化采集装置  

图 6.9 监测所用仪器设备  

6.3.3 监测结果  

本项目中所监测的主桁架 B3 整体结构首先进行了高度约为 10cm 的预提升，

用以检查各项设备的工作性能及关键构件的受力情况是否处于正常状态；在静置

约 15h 后，该桁架进行正式吊装。其中液压同步提升速度约保持为 4~5m/h，总提

升高度为 26m。在历经 4 个多小时后，整体结构于当日中午 2 时左右提升完毕。

在对接接口定位确认完毕后，即开展主桁架与相邻格构柱之间的焊接工作。整个

过程中监测所得的结构应变响应情况如图 6.10 所示，其中信号采样频率设置为

10min/次，以桁架吊装起始时刻为应变零点。图 6.10 中曲线标识符仅用于区分各

个测点，不代表采样点。  

在整个提升过程中，所监测位置处结构的应变响应均较小。其中，主桁架结

构大部分测点处的应变响应不超过 100με，部分测点处应变响应达至 200με 左右；

而对于两侧格构式支撑柱，其平均应变响应幅值在 40~100με 之间波动，并处于合

理范围内。在吊装提升工作初期，整体结构的内力重分布情况较为明显，但在施

工过程中后期波动情况有所减缓。对于横向撑杆（测点 9）及空间斜撑（测点 10）

处，其在提升过程中监测所得的应变响应情况变化较小，表明吊装过程整体平缓

稳定，桁架结构未发生倾斜及平面外转动等情况。结构提升过程中及焊接完毕后

关键测点处的应变响应如表 6.2 所示。  
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(a) 桁架结构  (b) 西侧柱结构  

 

(c) 东侧柱结构  

图 6.10 实时应变监测结果  

在整体结构被提升至指定位置、并与相邻格构柱预留接口对接定位完成后，

开始进行相应焊接工作。由于该桁架的杆件截面尺寸较大，焊接工作持续时间长，

总共耗时约 3~4 周左右。焊接过程中，桁架结构的边界条件随之不断发生变化，

从而导致其应变发展水平较为复杂，但整体仍处于安全范围内。在焊接阶段中期，

桁架与格构柱的连接区域进行了集中的焊接工作，桁架与两侧格构柱的连接方式

不断改变，整体结构不断进行内力重分布，使得桁架结构应变出现较大波动且两

侧格构柱应变出现较为明显的应变重置问题。  

焊接阶段后期，桁架与两侧格构柱的连接方式基本稳定，应变波动情况也有

所减缓。在此期间，相邻东侧主桁架 B4 也进行了相应的吊装工作，从而造成 B3

结构体系的受力情况发生明显波动。由于主桁架 B4 在提升过程中以原有东侧柱作

为支撑体系，导致监测所得两侧格构柱的应变响应变化趋势开始发生不同。  
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表 6.2 结构施工过程关键测点应变响应  

待测  

结构  

测点  

编号  

提升过程峰

值应变/με 

焊接完毕实

测应变/με 

焊接完毕实

测应力/MPa 

主桁架  
测点 5 +199 +254 +52 

测点 8 -202 -275 -57 

西侧柱  
测点 3 -103 -93 -19 

测点 7 +65 +67 +14 

东侧柱  
测点 3 +104 -749 -154 

测点 7 -172 +21 +4 

注：表中“+”表示受拉，“-”表示受压。  

在与相邻格构柱之间的焊接工作完成后，开始陆续进行与主桁架 B3 相交次

桁架的吊装及焊接工作，该过程导致结构体系的内力开始进一步发展。在相关工

序完成后，结构的内力发展水平开始趋于稳定，整体响应基本仅随外界气温昼夜

升降而发生周期性变化。现场吊装情况如图 6.11 所示。  

  

(a) 提升过程  (b) 提升完成  

图 6.11 现场施工情况  

6.3.4 基于有限元模型的钢桁架吊装模拟  

采用大型有限元计算软件 ABAQUS 对吊装前后结构的受力进行模拟。管内

混凝土在轴压作用下受到钢管壁的侧向压力约束而处于三向受力状态，单轴的抗

压承载力提高，为考虑钢管约束作用对管内混凝土应变的影响，混凝土的受压本

构关系采取韩林海[134]提出的管内混凝土应力（  ）-应变（  ）关系模型，并通过

约束效应系数指标控制约束对应变的影响规律，该本构模型的准确性已得到钢管

混凝土构件与节点试验的验证 [134, 135]。在不同约束条件下混凝土的受拉性能相差

不大，因此混凝土的受拉本构关系统一采用沈聚敏等 [136]建议的受拉应力-应变关

系模拟混凝土在受拉状态下的本构关系，该本构关系与《混凝土结构设计规范》

（GB50010-2010） [137]给出的本构关系形式一致。本文研究结构的钢材主要包括

钢管、桁架、加劲板，采用双线性各向同性线性强化模型。本文采取的混凝土和
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钢材应力（  ）-应变（  ）关系见图 6.12。  

  

(a) 混凝土应力-应变曲线  (b) 钢筋应力-应变曲线  

图 6.12 材料应力-应变曲线  

本文根据单榀重型桁架的吊装及安装过程，建立了和试件相同尺寸和边界条

件的有限元模型，如图 6.13。混凝土采用能较好模拟混凝土三维受力的三维六面

体减缩积分实体单元（C3D8R），网格尺寸为 200mm，钢管和桁架部分采用壳单

元 S4R，网格尺寸为 600mm。钢管混凝土和钢管之间采用 Tie 绑定约束，结构底

面采用完全固支约束。在建立的模型基础上，缓慢地施加重力场，取光滑的加载

幅值曲线，并尽可能地延长加载时间以减小荷载冲击的影响来模拟静力加载，通

过在悬臂立柱受拉侧的顶部桁架顶面施加向下的面荷载和底部柱脚处施加向上的

面荷载来分别模拟背拉提升器和背拉反力架对结构的作用，进而得到试件吊装前

后的受力情况。  

 

图 6.13 有限元模型  

为保证桁架吊装焊接精度，对吊装前桁架静置期间桁架的变形进行了分析。

待吊装桁架吊装前在桁架底部各个弦杆的节点处放置垫块使桁架静置，此时桁架

部分竖直方向的变形情况如图 6.14，“+”表示竖直向上的变形，“-”表示竖直向下

的变形，单位为 mm。可以得出，桁架静止时变形很小，桁架部分竖向变形最大

的位置为两端，腹杆和上下弦杆节点处支座部位变形为正，节点间变形为负，说

明在重力荷载作用下，节点间弦杆向下变形，腹杆和上下弦杆节点处变形向上。  
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图 6.14 吊装前桁架竖直方向变形  

为了保证桁架吊装过程的顺利实施，利用建立的有限元模型对桁架吊装焊接

后的状态进行了系统的计算分析，并与结构焊接完毕后关键测点处的应变响应进

行对比，吊装完成后实测应变与有限元模拟应变的对比见下表 6.3。可以看出，测

点 5 位于桁架下弦杆截面尺寸变化焊接过渡位置和桁架吊装过程中桁架表面吊点

牛腿的内侧，因此在桁架结构的实际吊装过程中，测点 5 位置处受到了其内侧大

跨度桁架结构自重和残余应力的双重作用，使得该测点处产生的拉应变较模拟值

偏大。主桁架上弦杆跨中测点 8 位置产生了较大压应变，且模型计算结果与实测

结果吻合良好。西侧柱外侧测点 3 位置受压，西侧柱底部测点 7 位置内侧受拉。

东侧柱测点 3、7 位置的模拟应变与实测应变相差较大，主要原因是相邻东侧主桁

架也进行了相应的吊装工作，造成东侧柱承受的荷载变大，产生了较大的压应变，

进而造成测点 3、7 的实测压应变偏大、拉应变偏小。通过以上分析可以看出，有

限元模拟结果与监测结果大致吻合，总体误差较小。  

表 6.3 吊装完成后实测与有限元模拟应变对比  

待测结构  测点编号  
焊接完毕实

测应变/με 

焊接完毕模

拟应变/με 

模拟应变/

实测应变  

主桁架  
测点 5 +254 +46 0.181 

测点 8 -275 -273 0.993 

西侧柱  
测点 3 -93 -93 1.000 

测点 7 +67 +65 0.970 

东侧柱  
测点 3 -749 -93 0.124 

测点 7 +21 +68 3.238 

注：表中“+”表示受拉，“-”表示受压。  

吊装完成后结构整体及结构内部格构柱之间加劲板和底部混凝土的受力分布，

见图 6.15。可以看出，结构整体受力最大位置位于两侧格构柱下部 I 类环状加劲

板和底部混凝土之间钢板部位；格构柱之间的桁架部位受力集中在跨中范围内，

两侧受力偏小；I、II 类加劲板和格构柱间底部混凝土部位，结构的受力相较周围

偏小，说明钢管混凝土之间加劲板和底部混凝土降低了结构可能最大受力位置的

应力，对结构整体的受力情况起到了有利作用；格构柱中环状 I 类加劲板受力集

中在两侧格构柱内侧，两侧格构柱间底部混凝土受力集中在两侧格构柱的外侧；

格构柱上部 II 类加劲板从上到下受力从格构柱外侧转向内侧。  
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吊装完成后结构整体钢材部分及两侧格构柱内部混凝土受力分布，见图 6.16，

可以看出，结构整体与钢材部分的受力分布相似，但两侧格构柱钢管部分的间距

过渡区域内侧受力偏大外侧受力偏小，在格构柱底部钢管部分内侧受力偏小而在

外侧受力偏大；内侧钢管混凝土柱在间距过渡区域受力偏大且随着逐渐靠近顶部

和底部而减小，钢管混凝土柱在环状加劲板位置受力最大；外侧钢管混凝土柱从

间距过渡区域到底部受力逐渐变大，且底部受力最大。根据模型计算结果，结构

在混凝土的浇筑受压应力发生完毕后钢材所受最大应力为 118.2MPa，混凝土所受

最大应力为 7.9MPa，表明桁架吊装施工后处于弹性阶段，吊装施工方案安全。  

 

图 6.15 吊装后结构整体受力分布  

 

图 6.16 吊装后结构钢材及格构柱内部混凝土受力分布  

6.4 本章小结 

由于双塔高层建筑的施工进度还未达到钢连廊连接的施工节点，目前对钢连

廊结构设计了 2 种施工方法（散装拼接和整体吊装），对超高层双塔连体结构对

钢连廊初步确定的液压提升方案，本章对具有相同液压提升施工的大跨重型钢桁

架的吊装及安装环节进行了全过程实时可视化监测。进而证实液压吊装技术和结

构监测手段对于保障连廊结构安全的重要性，并给超高层双塔连体结构的钢连廊
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吊装施工提供技术支撑。可以得到以下结论：  

（1）对该项目工程中单榀重型桁架的吊装及安装环节进行了全过程实时应

变监测，结果表明结构关键部位处的应变响应未达到相应材料的屈服强度，表明

吊装施工过程中整体结构处于弹性工作状态。由此证明了吊装施工方案不会引起

结构产生较大的受力和变形，为超高层连体结构的吊装过程提供案例支撑。  

（2）在吊装提升初期，整体结构的内力重分布情况较为明显，吊装提升过程

中应变较为平缓。焊接过程中，桁架的边界条件不断变化，结构不断进行内力重

分布，导致其应变波动较大。焊接后期，桁架与两侧格构柱的连接基本稳定，应

变波动减缓。因此，在高层钢连廊吊装施工过程中应密切关注钢连廊起吊初期以

及钢连廊边界与塔楼相应位置焊接时的受力变化，并尽量降低钢连廊的起吊速度。 

（3）通过精细化有限元模型对吊装完成后结构整体、钢材部分及格构柱内部

I、II 类加劲板和内部混凝土的受力情况进行了分析。发现在吊装后大跨钢桁架处

于弹性阶段，证明了整体吊装方案的可行性，且在吊装过程中结构的受力主要位

于结构变截面处和底部。高层建筑的平面布置较为规整，因此在超高层建筑结构

的钢连廊吊装过程中应关注层高突变的避难层和底部结构的受力变化。  
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结论与展望 

本研究以长沙晟通·梅溪湖二期项目不等高双塔连体结构为载体，为了保证施

工过程的安全性，基于该项目对高层结构的幕墙、高空钢连廊的施工节点进行了

验算；为对结构的当前状态进行评估，对高层结构进行了实测随机振动测试，并

获得结构的基本模态参数；结合有限元模型获得结构质量归一化的振型系数，进

而求解结构的柔度矩阵；通过柔度矩阵与静力荷载矩阵的乘积预测结构的侧向变

形。相关研究内容与成果如下：  

（1）介绍了在满足现场施工条件的前提下，通过建立A、B、AB塔整体结构

的模型，在风荷载和地震作用下，对结构在强、弱轴两种情况下的受力与变形进

行验算，以合理安排幕墙施工方案，达到幕墙与主体结构的穿插施工。验算得到

A塔单栋幕墙施工不应超过240.4m标高；确保钢连廊吊装（铰接）所需施工作业空

间，B塔幕墙施工不受限制，但填充墙施工不可超过6层；确保B塔单栋结构施工

至最高层，在吊装钢连廊前B塔不应进行填充墙与幕墙的施工。  

（2）主体A、B栋整体结构施工过程中在填充墙和幕墙正常施工情况下（即

与楼层施工进度一致），钢连廊吊装的最迟施工时间节点为不迟于结构施工至

179.4m标高。对于A塔结构，当作用X方向力时，钢连廊连接前A塔的水平位移大

于连接后，此时结构刚度的增加为A塔水平位移的主导影响因素；当作用Y方向力

时，钢连廊连接前A塔的水平位移小于连接后，此时结构所受荷载的增加为A塔水

平位移的主导影响因素。对于B塔结构，在作用X、Y方向力时，结构的水平位移

和主导影响因素均与A塔相反。  

（3）对超高层A塔在施工阶段建立了加速度无线采集系统，通过随机振动测

试根据采集得到的振动响应信号进行模态识别，获得结构的基本模态参数信息。

对根据随机振动测试结合有限元模型的柔度识别方法进行了理论推导，进而通过

建立有限元模型获得结构集中质量矩阵，结合识别得到的基本模态参数，获得高

层结构的柔度矩阵，计算在特定静力荷载作用下高层结构的侧向变形，并与有限

元模型在相同静力荷载作用下的侧向变形进行对比，实现对超高层结构在施工阶

段的状态评估。  

（4）研究了利用结构健康监测方法实时对进行吊装结构的施工过程进行安全

监测的方法。由于双塔高层建筑的施工进度还未达到钢连廊连接的施工节点，目

前对钢连廊结构设计了2种施工方法（散装拼接和整体吊装），对通过初步选择确

定的整体吊装方法，以某大跨度重型钢桁架吊装过程进行实时监测为例。通过在

结构关键截面位置处布设应变传感器，对施工过程中结构关键位置的真实应变分

布情况进行了分析，评估施工过程中主体结构和连体结构的安全性。并通过建立
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精细化有限元模型，对吊装完成后结构的各关键受力部位进行了应力分析，从而

证实了液压吊装技术和结构监测手段对于保障连廊结构安全的重要性。  

尽管本文从模型验算、理论推导及现场测试方面对超高层双塔连体结构施工

节点进行了验算，并对高层的柔度进行了识别研究，但仍存在以下局限性问题：  

（1）本文在模型验算中，采取的是逐一工况验算，需要不断的调整模型参数

信息，后续可进行适当的研究通过算法实现和模型的交互式验算，实现模型的自

动迭代。  

（2）本文通过高层结构现场试验初步验证了在仅有输出信息情况下结合有限

元模型识别超高层结构侧向变形的柔度矩阵的可行性，但是还未在实际高层结构

中进行已知输入信息的冲击试验，该方法与根据冲击试验下获得的结果需要进一

步的验证研究，以及在不同结构形式的高层结构中的适用性也有待进一步研究。  
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