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摘要：针对台风非平稳性显著的特征，开展大跨度桥梁主梁节段模型非平稳抖振时域模拟与分析。基于准定常理

论，拓展了桥梁非平稳气动力模型，并通过阶跃函数进行了非平稳自激力的时域化。在此基础上，采用谐波合成法

模拟了台风非平稳脉动风场，从而进一步开展了主梁节段模型的非平稳抖振响应时域分析，并与平稳理论分析结

果进行了对比。研究结果表明：非平稳气动自激力可采用二维阶跃函数法进行时域化，并通过时变平均风速反映

流体记忆效应的强度；桥梁非平稳静风位移与抖振位移ＲＭＳ值均明显大于平稳抖振分析结果。因此，台风作用下

大跨度桥梁的抖振响应分析有必要充分考虑非平稳特征的影响。
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引　言

近年来，世界范围内已建成一批举世瞩目的大
跨度桥梁，如日本明石海峡大桥、中国西堠门大桥
等。这些桥梁为典型索承结构，其跨度已达到千米
级。随着桥梁跨度的增加，大跨度桥梁对风荷载越
趋敏感，风荷载逐渐成为了大跨度桥梁的控制荷
载［１－２］。同时，很多大跨度桥梁毗邻太平洋沿岸，经
常受到夏季台风侵袭。就中国而言，苏通大桥、润扬
大桥、西堠门大桥等大跨度桥梁均处于台风多发区。
为此，开展台风作用下大跨度桥梁的抗风性能研究
一直是结构风工程领域的研究热点［３］。

对于流线型闭口钢箱梁，台风作用下通常发生
的振动形式为抖振。抖振是脉动风引起的强迫振
动，虽然不会引起结构的直接破坏，但频繁的交变应
力会缩短结构的疲劳寿命，同时过大的振幅也会影
响行车稳定性［４－６］。随着风速的增加及桥梁跨度的
增长，大跨度索承桥梁的风致抖振问题愈加突出。
在传统桥梁风振分析中，基于平稳随机过程假设的
抖振分析理论被广泛应用于强／台风作用下大跨度
桥梁的抖振性能分析与评估［７－８］。然而，近年来的现
场实测发现：台风风场存在强对流特征，风速与风向

具有明显的时变特性［９－１１］。上述现象表明，台风风
速为典型非平稳随机过程，这与传统平稳随机过程
假设有所出入。因此，由平稳向非平稳过渡逐渐成
了大跨度桥梁风振分析的主要发展方向之一［１２］。

在桥梁非平稳抖振分析方面，国内外学者已开
展了一些相关研究工作。Ｃｈｅｎ建立了一种大跨度
桥梁多模态非平稳耦合抖振频域分析方法［１３］；

Ｋｗｏｎ与Ｋａｒｅｅｍ提出了考虑非平稳风场瞬态效应
的广义阵风系数［１４］；Ｈｕ等建立了台风作用下桥梁
非平稳抖振分析框架，通过虚拟激励法实现了结构
动力方程的时频域求解［１５］。然而，上述桥梁非平稳
抖振分析主要在频域开展，尚需进一步实现桥梁非
平稳抖振时域模拟，以充分考虑台风平均风速与脉
动风速的非平稳特性，从而为大跨度桥梁的非平稳
抖振响应预测提供指导依据。

本文以苏通大桥主梁节段为例，开展台风作用
下大跨度桥梁非平稳抖振时域模拟。基于准定常理
论计算了桥梁非平稳静风力、抖振力与自激力，通过
阶跃函数法实现了非平稳气动自激力的时域化。在
此基础上，采用谐波合成法模拟了台风非平稳风场，
从而开展了台风作用下大跨度桥梁主梁节段模型非
平稳抖振时域分析，并与平稳抖振分析结果进行了
对比，以期为台风多发区大跨度桥梁的抗风分析与
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设计提供参考。

１　主梁非平稳时域气动力模型

在大跨度桥梁非平稳抖振分析中，桥梁风荷载
主要包括时变静风荷载、非平稳抖振力和非平稳自
激力。当前，主动风洞试验技术尚处于起步阶段，关
于非平稳气动力参数的识别研究尚未见文献报道。

由于时变平均风速的变化速率相对较为缓慢，文
献［１３］建议桥梁非平稳风荷载的计算仍基于平稳流
场下获得的三分力系数、颤振导数及气动导纳函数，

但需在准定常理论的基础上考虑非平稳风特性。

１．１　时变静风荷载

根据Ｄａｖｅｎｐｏｒｔ准定常理论［７－８］，时变平均风作
用下主梁非平稳静风荷载可表示为：

Ｄｍ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　ＣＤ［α（ｔ）］Ｈ （１）

Ｌｍ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　ＣＬ［α（ｔ）］Ｂ （２）

Ｍｍ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　ＣＭ［α（ｔ）］Ｂ２ （３）

式中　Ｄｍ（ｔ），Ｌｍ（ｔ）和 Ｍｍ（ｔ）分别为时变平均风
引起的阻力、升力和扭矩；ρ为空气密度；珦Ｕ（ｔ）为时
变平均风速；Ｈ 为主梁高度；Ｂ 为主梁宽度；

ＣＤ［α（ｔ）］，ＣＬ［α（ｔ）］和ＣＭ［α（ｔ）］分别为阻力系数、
升力系数和扭矩系数，均为有效攻角的函数；α（ｔ）
为主梁的有效攻角，是自然风攻角与静风荷载作用
下主梁扭转角之和。α（ｔ）随时间而改变，因而非平
稳静风荷载为时变函数，依赖于时变平均风速及其
引起的瞬时有效攻角。可见，非平稳静风荷载计入
了时变平均风速引起的瞬态效应，这是其与平稳静
风荷载的主要区别。

１．２　非平稳抖振力

台风非平稳脉动风速在单位长度主梁上引起的
抖振力可表示为：

Ｄｂ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２ ［Ｈ ２ＣＤ［α（ｔ）］χＤｕ

（ｔ）
珦Ｕ（ｔ）

＋

　　 Ｃ′Ｄ［α（ｔ）］－ＣＬ［α（ｔ（ ））］χ′Ｄ
ｗ（ｔ）
珦Ｕ（ｔ ］） （４）

Ｌｂ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２ ［Ｂ　２ＣＬ［α（ｔ）］χＬｕ

（ｔ）
珦Ｕ（ｔ）

＋

　　 Ｃ′Ｌ［α（ｔ）］＋ＣＤ［α（ｔ（ ））］χ′Ｌ
ｗ（ｔ）
珦Ｕ（ｔ ］） （５）

Ｍｂ（ｔ）＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　Ｂ ［２　２ＣＭ［α（ｔ）］χＭｕ（ｔ）珦Ｕ（ｔ）

＋

　　Ｃ′Ｍ［α（ｔ）］χ′Ｍ
ｗ（ｔ）
珦Ｕ（ｔ ］） （６）

式中　Ｄｂ（ｔ），Ｌｂ（ｔ）和Ｍｂ（ｔ）分别为抖振力中的阻
力、升力和扭矩；Ｃ′Ｄ［α（ｔ）］，Ｃ′Ｌ［α（ｔ）］和Ｃ′Ｍ［α（ｔ）］分
别为 ＣＤ［α（ｔ）］，ＣＬ［α（ｔ）］和 ＣＭ［α（ｔ）］关于攻角

α（ｔ）的一阶导数；ｕ（ｔ），ｗ（ｔ）分别为顺风向与竖向
非平稳脉动风速；χＤ，χ′Ｄ，χＬ，χ′Ｌ，χＭ 和χ′Ｍ 为气动导
纳函数，本文偏保守地取１。

１．３　非平稳自激力

台风非平稳风速在单位长度主梁上引起的气动
自激力可表示为：

Ｄｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２ ［Ｂ　ＫＰ＊

１

ｐ
珦Ｕ（ｔ）

＋ＫＰ＊
２
Ｂα
珦Ｕ（ｔ）

＋

Ｋ２　Ｐ＊
３α＋Ｋ２　Ｐ＊

４
ｐ
Ｂ ＋ＫＰ

＊
５

ｈ
珦Ｕ（ｔ）

＋Ｋ２　Ｐ＊
６
ｈ］Ｂ （７）

Ｌｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２ ［Ｂ　ＫＨ ＊

１

ｈ
珦Ｕ（ｔ）

＋ＫＨ ＊
２
Ｂα
珦Ｕ（ｔ）

＋

Ｋ２　Ｈ＊
３α＋Ｋ２　Ｈ＊

４
ｈ
Ｂ ＋ＫＨ

＊
５

ｐ
珦Ｕ（ｔ）

＋Ｋ２　Ｈ＊
６
ｐ］Ｂ
（８）

Ｍｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　Ｂ ［２　ＫＡ＊

１

ｈ
珦Ｕ（ｔ）

＋ＫＡ＊
２
Ｂα
珦Ｕ（ｔ）

＋

Ｋ２　Ａ＊
３α＋Ｋ２　Ａ＊

４
ｈ
Ｂ ＋ＫＡ

＊
５

ｐ
珦Ｕ（ｔ）

＋Ｋ２　Ａ＊
６
ｐ］Ｂ （９）

式中　Ｄｓｅ，Ｌｓｅ 和Ｍｓｅ 分别为气动自激力中的阻力、

升力和扭矩；ｐ，ｈ和α为主梁侧向、竖向和扭转位
移；ｘ（ｘ＝ｐ，ｈ，α）表示主梁在对应方向的速度；̈ｘ

表示主梁在对应方向的加速度；Ｋ ＝
ωＢ
珦Ｕ（ｔ）

为时变

折算频率；Ｈ＊
ｊ ，Ｐ＊

ｊ ，Ａ＊
ｊ （ｊ＝１，２，…，６）为节段模型

风洞试验获得的颤振导数，均为Ｋ 的函数。
由式（７）－（９）可见，非平稳气动自激力是关于时

间和频率的联合函数。若开展大跨度桥梁非平稳抖
振时域分析，需先获得主梁气动自激力的时域表达。
主梁断面气动自激力描述了风荷载与主梁的耦合作
用，其为一典型的记忆衰退系统。主梁运动与风速
的尾流会持续对主梁气动力产生影响，直至尾流处
于下游足够远时，其对气动力的贡献逐渐消失。主
梁气动力的这一尾流效应即为流体记忆效应［１６］。

在平稳抖振分析理论中，气动自激力可通过阶
跃函数或脉冲函数进行时域化。本文将阶跃函数拓
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展应用于非平稳气动自激力的时域化［１７］。非平稳
时域气动自激力可通过二维阶跃函数表示为

Ｄｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　ＢＣ′｛［Ｄ φＤｐ ｔ，珟Ｕ（０［ ］）

ｐ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＤｐ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）ｐ̈

（τ）
Ｂ ｄ］τ ［＋ φＤｈ ｔ，珟Ｕ（０［ ］）

ｈ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＤｈ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）

ｈ̈（τ）
Ｂ ｄ］τ ［＋ φＤα ｔ，珦Ｕ（０［ ］）α（０）＋

∫
ｔ

０
φＤα ｔ－τ，珦Ｕ（τ［ ］）α（τ）ｄ］｝τ （１０）

Ｌｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　ＢＣ′ ｛［Ｌ φＬｐ ｔ，珟Ｕ（０［ ］）

ｐ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＬｐ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）ｐ̈

（τ）
Ｂ ｄ］τ ［＋ φＬｈ ｔ，珟Ｕ（０［ ］）

ｈ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＬｈ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）

ｈ̈（τ）
Ｂ ｄ］τ ［＋ φＬα ｔ，珦Ｕ（０［ ］）α（０）＋

∫
ｔ

０
φＬα ｔ－τ，珦Ｕ（τ［ ］）α（τ）ｄ］｝τ （１１）

Ｍｓｅ ＝ １２ρ
珦Ｕ（ｔ）２　Ｂ２　Ｃ′ ｛［Ｍ φＭｐ ｔ，珦Ｕ（０［ ］）

ｐ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＭｐ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）ｐ̈

（τ）
Ｂ ｄ］τ ［＋ φＭｈ ｔ，珟Ｕ（０［ ］）

ｈ（０）
Ｂ ＋

∫
ｔ

０
φＭｈ ｔ－τ，珟Ｕ（τ［ ］）

ｈ̈（τ）
Ｂｄ］τ ［＋ φＭα ｔ，珦Ｕ（０［ ］）α（０）＋

∫
ｔ

０
φＭα ｔ－τ，珦Ｕ（τ［ ］）α（τ）ｄ］｝τ （１２）

式中　φｙｘ ｔ，Ｕ（τ［ ］）（ｙ＝Ｄ，Ｌ，Ｍ；ｘ＝ｐ，ｈ，α）为
二维阶跃函数，其具体表达为

φｙｘ ｔ，Ｕ（τ［ ］）＝１－∑
ｎ

ｊ＝１
ａｊｅ

－ｂｊ
Ｕ（τ）
Ｂｔ （１３）

　　由式（１３）可知，非平稳气动自激力的二维阶跃
函数存在两个时间维度。时间维度τ与时变平均风
速相关，表征流体记忆效应的强度；时间维度ｔ与尾
流位置相关，表征尾流记忆效应的衰退状态。由于
时变平均风速为关于时间的慢变函数，因而仍可采
用平稳自激力阶跃函数模型中的参数作为二维阶跃
函数的待定参数。

２　台风非平稳脉动风场模拟

为开展台风作用下大跨度桥梁非平稳抖振时域
分析，首先模拟了台风非平稳脉动风场。对于脉动
风的演变谱模型，顺风向采用苏通桥址区“海葵”台
风实测演变谱密度。由于缺乏竖向风速实测数据，
采用下式所述经验演变谱模型模拟竖向脉动风场。

Ｓｖ（ｎ，ｔ）＝ Ａ　ｎ，（ ）ｔ　 ２　Ｓｖ（ｎ） （１４）
式中　Ａ（ｎ，ｔ）为调制函数；Ｓｖ（ｎ）为平稳功率谱密
度，其中，平稳随机过程功率谱密度取Ｐａｎｏｆｓｋｙ谱；

ｎ为脉动风的频率；ｔ为时间。

Ａ（ｎ，ｔ）＝
珡Ｕ
珦Ｕ（ｔ［ ］）

－１ １＋４
ｎｚ
珡［ ］Ｕ

１＋４
ｎｚ
珦Ｕ（ｔ［ ］

烅

烄

烆

烍

烌

烎）槡

２

（１５）

ｎＳｖ（ｎ）
ｕ２＊

＝ ６ｆ
（１＋４ｆ）２

（１６）

式中　珦Ｕ（ｔ）为时变平均风速，取“海葵”台风实测
值；珡Ｕ为常量平均风速，可取时变平均风速关于时

间的均值；ｆ＝ｎｚ珡Ｕ
为 Ｍｏｎｉｎ坐标；ｚ为模拟点距地

面的高度。
基于上述顺风向与竖向脉动风演变谱密度，采

用谐波合成法模拟了台风非平稳脉动风场。顺风向
与竖向典型脉动风速样本如图１所示。

图１　台风非平稳脉动风速样本

Ｆｉｇ．１　Ｓａｍｐｌｅｓ　ｏｆ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ｆｌｕｃｔｕａｔｉｎｇ　ｗｉｎｄ　ｖｅｌｏｃｉ－
ｔｉｅｓ　ｏｆ　ａ　ｔｙｐｈｏｏｎ

为验证所模拟非平稳脉动风速的有效性，在顺
风向与竖向各模拟了５００条风速样本，分别计算了
其自相关函数，并与目标值进行了对比，如图２所
示。由图２可知，模拟非平稳脉动风速的自相关函
数与目标值在各滞后时间τ下均吻合较好，表明所
模拟的非平稳脉动风场具有较高的保真度，可用于
后续的大跨度桥梁非平稳抖振响应时域分析。

３　桥梁非平稳抖振时域分析方法

对于主梁二维节段模型，其存在三个方向的自
由度，即侧向、竖向平动自由度和扭转自由度。在非
平稳脉动风荷载作用下，主梁节段模型的动力学方
程可表示为
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图２　模拟非平稳脉动风场自相关函数与目标值的对比
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（１７）

式中　ｐ，ｈ 和α 为主梁侧向、竖向和扭转位移；
ｘ（ｘ＝ｐ，ｈ，α）表示主梁在对应方向的速度；̈ｘ表示

主梁在对应方向的加速度；ｍ为单位长度主梁的质

量；Ｊ＝ｍｒ２为单位长度主梁的转动惯量，ｒ为回转

半径；ｃｊ＝２ｍξｊωｊ（ｊ＝１，２，３）为阻尼系数；ξｊ为阻

尼比；ωｊ为各方向的模态频率；ｋｊ ＝ｍω２ｊ 为刚度系

数；Ｆｐｓｅ（ｔ），Ｆｈｓｅ（ｔ）和Ｆαｓｅ（ｔ）分别为侧向、竖向和扭转

气动自激力；Ｆｐｂ（ｔ），Ｆｈｂ（ｔ）和Ｆαｂ（ｔ）分别为侧向、竖

向和扭转抖振力。

由于抖振力中的三分力系数与气动自激力中的

颤振导数均为攻角的函数，求解式（１７）前需进行时

变静风荷载作用下的桥梁静风响应分析。桥梁静风

响应分析的控制方程为
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Ｆｈｍ（ｔ）

Ｆαｍ（ｔ
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烄

烆

烍

烌
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（１８）

　　值得注意的是，由于每一时刻的静风荷载也是
关于攻角的函数，式（１８）实际为一非线性方程，该方
程的求解需通过迭代予以实现。

４　平稳与非平稳抖振响应对比

以苏通大桥主梁为例，开展主梁节段模型非平
稳抖振时域数值模拟。主梁节段长度取１ｍ，宽度
为４１ｍ，高度为４ｍ。主梁断面转动惯量中的回转
半径为１１．５８ｍ，节段模型质量共计２４．９ｔ。根据
苏通大桥结构动力特性［１８］，以各方向一阶频率作为
节段模型的自振频率，主梁侧弯、竖弯与扭转频率分
别取０．１０，０．１８，０．５８Ｈｚ。在抖振分析过程中，各
阶模态阻尼比均取０．５％。

基于“海葵”台风实测时变平均风速，计算了０°
攻角下的主梁时变静风荷载，并根据式（１８）进行了
主梁非平稳静风响应计算。作为对比，以时变平均
风速的均值作为常量平均风速，基于平稳分析理论
计算了主梁平稳静风响应。平稳与非平稳静风响应
的对比如图３所示。

图３　主梁平稳与非平稳静风响应对比

Ｆｉｇ．３　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｅｒｏ－
ｓｔａｔｉｃ　ｒｅｓｐｏｎｓｅｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｍａｉｎ　ｇｉｒｄｅｒ

由图３可知，非平稳静风响应与时变平均风速
的特征相对应，且在平稳静风响应附近发生波动。
时变平均风速的存在使得非平稳静风位移在某些时
段内明显大于平稳静风位移。为量化平稳与非平稳
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静风响应的差异，主梁平稳与非平稳静风位移的对
比如表１所示。

表１　主梁平稳与非平稳静风响应对比

Ｔａｂ．１　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｅｒｏｓｔａｔｉｃ

ｒｅｓｐｏｎｓｅｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｍａｉｎ　ｇｉｒｄｅｒ

工况
非平稳静风位移

最大值 平均值
平稳静风位移

侧向 ０．０３３ｍ ０．０２１ｍ ０．０２７ｍ
竖向 －０．０４７ｍ －０．０３９ｍ －０．０３９ｍ
扭转 ３．８１×１０－４ｒａｄ　 ３．１４×１０－４ｒａｄ　３．１３×１０－４ｒａｄ

注：表中最大值指位移绝对值的最大值。

由表１可知，非平稳静风位移的平均值与平稳
静风位移基本相同，这与统计意义上的认知保持一
致。然而，在大跨度桥梁的抗风设计过程中，需关注
桥梁非平稳静风位移的最大值。在侧向、竖向与扭
转方向，非平稳静风位移的最大值分别比平稳静风
位移大５７．１％，２０．５％，２１．７％。平稳分析方法未
能考虑平均风的时变效应，因而明显低估了台风时
变平均风速引起的静风位移。

基于时变静风荷载作用下的主梁扭转位移，计
算了各时刻风荷载的实际攻角，从而结合图１中的
非平稳脉动风速时程进一步计算了主梁抖振力。根
据前文所述阶跃函数法进行了气动自激力时域化，
并以式（１７）作为控制方程，开展了主梁节段模型非
平稳抖振时域分析。同时，基于“海葵”台风实测脉
动风速拟合了平稳风谱模型，采用谐波合成法模拟
了主梁平稳脉动风场，从而根据传统桥梁抖振分析
理论也计算了主梁节段模型的平稳抖振响应。主梁
平稳与非平稳抖振响应对比如图４所示。

由图４可知，各方向平稳与非平稳抖振位移的
幅值与相位存在明显差异，这一方面是由于平稳与
非平稳脉动风速的差异，另一方面是由于平稳与非
平稳气动力自激力存在幅值与相位的差异。平稳与
非平稳时域气动自激力如图５所示。由于抖振响应
具有明显的随机性，需从统计学角度进一步量化抖
振响应。为此，分别计算了１００个脉动风速样本下
的主梁平稳与非平稳抖振响应，并分别根据式（１９）
和（２０）计算了主梁平稳与非平稳抖振位移的均方根
（ＲＭＳ）。由于平稳抖振响应满足各态历经特性，因而
其ＲＭＳ值的计算除进行样本平均外还进行了关于时
间的平均。主梁平稳与非平稳抖振位移ＲＭＳ值的对
比如图６所示。图中，ＬＲＭＳ，ＶＲＭＳ和ＴＲＭＳ分别表示侧
向、竖向和扭转抖振位移的ＲＭＳ值。

　 平稳 ｘＲＭＳ＝ １
１００∑

１００

ｊ＝１

１
Ｔ∫

Ｔ

０
ｘ２ｊ（ｔ）ｄ（ ）槡 ｔ （１９）

图４　主梁平稳与非平稳抖振响应对比

Ｆｉｇ．４　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ｂｕｆｆｅ－
ｔｉｎｇ　ｒｅｓｐｏｎｓｅｓ

　　 非平稳　ｘＲＭＳ（ｔ）＝ １
１００∑

１００

ｊ＝１
ｘ２ｊ（ｔ槡 ） （２０）

式中　ｘｊ（ｔ）为第ｊ条样本（ｊ＝１，２，…，１００）。
由图６可知，非平稳抖振位移 ＲＭＳ值在平稳

抖振位移ＲＭＳ值附近波动，多个时段内的非平稳
抖振位移ＲＭＳ值明显大于平稳抖振位移。由于本
文只计算了１００条脉动风速样本下的主梁非平稳抖
振响应，未能完全消除抖振位移ＲＭＳ值的随机性，

因而ＲＭＳ值仍呈现一定的波动状态。该ＲＭＳ值
的波动随着样本容量的增加将逐渐消失。

虽然非平稳抖振位移ＲＭＳ值存在一定的波动
性，但并不影响其与平稳抖振响应的对比。为量化
平稳与非平稳抖振响应的差异，节段模型平稳与非
平稳抖振位移的对比如表２所示。根据表２，非平
稳抖振位移ＲＭＳ的均值与平稳抖振位移ＲＭＳ值
相差不大，但在桥梁抗风设计过程中需关注非平稳
抖振位移ＲＭＳ的幅值。非平稳抖振位移ＲＭＳ的
最大值明显大于平稳抖振计算结果。在侧向、竖向
与扭转方向，非平稳抖振位移 ＲＭＳ的最大值分别
比平稳抖振位移大４８．５％，３３．６％，３９．１％。

综合静风响应与抖振响应而言，传统桥梁抖振
分析方法无法考虑台风的时变效应，将低估桥梁静
风位移与抖振位移。因此，对于台风这类非平稳特
性明显的极端风环境，需考虑平均风荷载与脉动风
荷载的时变效应，从而采用非平稳分析方法计算大
跨度桥梁抖振响应。
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图５　平稳与非平稳气动自激力对比

Ｆｉｇ．５　Ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ｓｅｌｆ－
ｅｘｃｉｔｅｄ　ｆｏｒｃｅｓ

表２　主梁平稳与非平稳抖振位移ＲＭＳ值对比

Ｔａｂ．２　ＲＭＳ　ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ｂｕｆ－

ｆｅｔｉｎｇ　ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｍａｉｎ　ｇｉｒｄｅｒ

工况
非平稳抖振位移

最大值 平均值
平稳抖振位移

侧向 ０．１５３ｍ ０．１０３ｍ ０．１０７ｍ
竖向 ０．５０９ｍ ０．３８１ｍ ０．３８４ｍ
扭转 ３．２×１０－３　ｒａｄ　２．３×１０－３　ｒａｄ　２．３×１０－３ｒａｄ

５　结　论

本文以苏通大桥主梁节段模型为例，开展了台
风作用下大跨度桥梁主梁节段模型非平稳抖振时域
模拟与分析，所得结论主要包括：

（１）通过引入二维阶跃函数，非平稳气动自激力

图６　主梁平稳与非平稳抖振位移响应ＲＭＳ值对比

Ｆｉｇ．６　ＲＭＳ　ｃｏｍｐａｒｉｓｏｎ　ｏｆ　ｓｔａｔｉｏｎａｒｙ　ａｎｄ　ｎｏｎｓｔａｔｉｏｎａｒｙ
ｂｕｆｆｅｔｉｎｇ　ｄｉｓｐｌａｃｅｍｅｎｔｓ　ｏｆ　ｔｈｅ　ｍａｉｎ　ｇｉｒｄｅｒ

可通过阶跃函数法进行时域化，且时变平均风速反
映了流体记忆效应的强度。

（２）对于苏通大桥主梁节段模型，非平稳侧向、
竖向与扭转静风位移最大值分别比平稳静风位移大

５７．１％，２０．５％，２１．７％；非平稳抖振位移 ＲＭＳ最
大值分别比平稳抖振位移大 ４８．５％，３３．６％，

３９．１％。传统桥梁抖振分析法无法考虑台风时变效
应，从而低估了桥梁静风位移与抖振位移。

（３）对于台风这类非平稳性明显的极端风环境，
有必要采用非平稳方法计算大跨度桥梁抖振响应，
以充分考虑平均风荷载与脉动风荷载的时变效应。
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