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)AISC Steel Tis :فصل سوم: طراحی بادبند های برون محور )مرجع
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فصل یازدهم: مجموعه دیتیل های تکمیلی )ترکیبی از مراجع مذکور(

پیوست 1: بحثی پیرامون طراحی تیر لانه زنبوری )مرجع: موارد تالیفی، مقالات فارسی و لاتین(

پیوست 2: سیستم مشابه و جایگزین پیشنهادی برای اتصالات خورجینی )مرجع: تحقیقاتی(

پیوست 3: مجموعه عکس های رنگی )جمع آوری شده از بخش های خود کتاب(

پیوست 4: دیکشنری فارسی  به انگلیسی )جمع آوری شده از کتاب(

خوانندگان محترم، این را بدانید که ما کرسی دانشگاه نداریم یا پیش از چاپ 500 تا 1000 نسخه آنرا مانند بعضی همکاران پیش فروش نکرده 
ایم و همچنین دانشجویی الزام به خرید این کتاب برای پاس کردن نمره اش ندارد، بنابراین سعی نموده ایم که تا حد توان کیفیت کار را بالا 
برده و بیت "حرفی که از دل براید ... لاجرم بر دل نشیند" را جاری نماییم. در پروسه تهیه و تنظیم این کتاب از سرکار خانم مرضیه شایسته 
فرد در صفحه آرایی و ترسیم اشکال دلسوزانه و مهندس علی حیدری در کمک و پشتیبانی مثال زدنی در ترجمه این کتاب بسیار سپاسگذاریم. 
هیچ اثری بی نقص نیست. با وجود تلاش های بسیار، مطمئناً نواقصی در این کتاب یافت خواهد گردید. خوشحال می شویم که با ما در این رابطه 
تبادل نظر نمایید و در هر بهتر و کامل کردن این اثر و آثار دیگر ما را یاری نمایید. برای ارتباط با ما لطفاً با دفتر انتشارات به شماره 66953774 

و 66410688 یا ایمیلfarbook.pub@gmail.com یا alireza.salehin@gmail.com در تماس باشید.
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210 6 . 10 . 1 نکاتی در مورد زبانه های برشی روی جان تیر شاه تیرها
211 7 . 10 . 1 اتصال زبانه برشی ورق دوبله یا مضاعف
212 8 . 10 . 1 ملاحظات مصالح در طراحی اتصالات زبانه برشی
212 9 . 10 . 1 طراحی زبانه های برشی برای اثرات لرزه ای
212 1 . 9 . 10 . 1 آزمایشات سیکلی روی زبانه های برشی 
212 2 . 9 . 10 . 1 نتایج آزمایشات سیکلی 
217 3 . 9 . 10 . 1 خلاصه و نتایج آزمایشات سیکلی زبانه های برشی
217 10 . 10 . 1 مدلسازی رفتار سیکلی زبانه های برشی و طراحی لرزه ای آنها
218 1 . 10 . 10 . 1 مدل های واقع گرایانه سختی دورانی و مقاومت خمشی زبانه های برشی
223 11 . 10 . 1 طراحی برای زبانه های برشی برای نیروی برشی  و محوری نسبتاً کوچک ترکیبی
224 1 . 11 . 10 . 1 تسلیم ورق تحت بار محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 1( 
224 2 . 11 . 10 . 1 گسیختگی اتکایی زبانه برشی تحت بار محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 2( 
225 3 . 11 . 10 . 1 گسیختگی فاصله لبه در ورق یا در جان تیر به دلیل بار محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 3( 
225 4 . 11 . 10 . 1 شکست سطح خالص ورق تحت نیروی محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 4( 
225 5 . 11 . 10 . 1 شکست گروه پیچ تحت نیروی محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 5( 
226 6 . 11 . 10 . 1 شکست جوش ها تحت اثر بار محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 6( 
226 7 . 11 . 10 . 1 گسیختگی برش بلوک زبانه برش یا جان تیر تحت نیروی محوری و برش ترکیبی )حالت حدی 7( 



226 Sabelli 2004 برای کنترل گسیختگی برش بلوک تحت نیروی محوری و برش ترکیبی Sabelli 12 . 10 . 1 روش
228 13. 10 .1 طراحي زبانه هاي برشي براي نیروي برشي و نیروي محوري نسبتاً بزرگ
230 LRFD 14. 10 .1 مثال هاي طراحي زبانه برشي به روش
238 11. 1 بحثي پیرامون طراح لرزه اي قابهاي خمشي با ستون درختي
239 1. 11. 1 انواع قابهاي خمشي با سیستم ستون درختي بر اساس دیتیل وصله اي
240 2 .11 .1 انواع قابهاي خمشي فولادي با سیستم ستون درختي بر اساس انعطاف پذیري
240 1. 2. 11. 1 قاب هاي خمشي ویژه انعطاف پذیر 
240 2. 2. 11. 1 قاب هاي خمشي معمولي
241 3 .11 .1 تقسیم بندي قابهاي خمشي با ستونهاي درختي بر اساس صلبیت
244 4. 11. 1 تقسیمبندي بر اساس ظرفیت خمشي اعضاي متصله
244 5. 11 .1 رفتار لرزه اي مورد انتظار قابهاي خمشي با سیستم ستون درختي
244 1. 5. 11. 1 رفتار لرزه اي مورد انتظار قابهاي خمشي ستون درختي صلب
245 2. 5. 11. 1  رفتار لرزه اي مورد انتظار قابهاي خمشي ستون درختي نیمه صلب
245 3. 5. 11. 1  رفتار لرزه  ای مورد انتظار قاب های خمشی ستون درختی نیمه صلب
245 6 .11 .1 طراح لرزه اي قابهاي خمشي با سیستم ستوني درختي
245 1. 6. 11. 1 ملاحظات طراحي
246 2. 6. 11. 1 ضوابط طراحي اجزاء قابهاي با ستون درختي
246 3. 6. 11. 1 طراحي وصله تیر
247 1. 3. 6. 11. 1 مودهاي گسیختگي شکل پذیر
247 2. 3. 6. 11. 1مودهاي گسیختگي با شکل پذیري محدود
247 3. 3. 6. 11. 1مودهاي گسیختگي نسبتاً شکننده
248 4. 6. 11. 1  لغزش پیچهاي بال
248 5. 6. 11. 1 تسلیم شدگي در سطح مقطع ناخالص ورق هاي اتصال بال فوقاني و تحتاني
249 6. 6. 11. 1 تسلیم لهیدگي سوراخهاي پیچها در بالهاي تیر و ورقهاي وصله بال
249 7. 6. 11. 1 تسلیم در سطح مقطع کلي تیر
249 8. 6. 11. 1 کمانش موضعي ورق هاي وصله بال
250 9. 6. 11. 1  کمانش موضعي بال هاي تیر
250 10. 6. 11. 1 تسلیم شدگي برشي چشمه اتصال )ناحیه پانلي(
251 11. 6. 11. 1  شکست ورق هاي وصله بال در لبه یا فاصله پیچ ها



251 12. 6. 11. 1 گسیختگي برشي بلوکي ترد ورق هاي بال
251 13. 6. 11. 1 شکست برشي پیچ هاي بال
251 14. 6. 11. 1  شکست جوش هاي متصله به ورق وصله به بال تیر
252 15. 6. 11. 1  شکست سطح مقطع خالص ورق هاي وصله بال
252 16. 6. 11. 1  گسیختگي برشي بلوکي بال تیر
252 17. 6. 11. 1  شکست بال تیرها در لبه یا در فاصله پیچ ها
252 18. 6. 11. 1  تسلیم سطح مقطع کلي ورق هاي وصله جان به علت ترکیب برش و خمش
252 19. 6. 11. 1  شکست برشي پیچ هاي جان
252 20. 6. 11. 1 شکست در سطح مقطع خالص تیر
253 21. 6. 11. 1 شکست در سطح مقطع خالص تیر
253 22. 6. 11. 1 بررسي جوش هاي اتصال دهنده تیر به ستون
253 23. 6. 11. 1 وضع سختي وصله تیر
254 7 .11 .1 حل مثال کاربردي
262 8 .11 .1 رفتار لرزه اي اتصال ستون درختي با تیر کوتاه غیرمنشوري
263 1. 8. 11. 1 منحني هاي هیسترزیس لنگر – دوران )زاویه تغییرمکان نسبي جانبي(
264 2. 8. 11. 1 منحني هاي پوش لنگر – دوران )زاویه تغییرمکان نسبي جانبي(
264 3. 8. 11. 1 منحني هاي هیسترزیس لنگر – زاویه دوران چشمه اتصال
265 12 .1 بحثي پیرامون ظرفیت دوران و پایداري تیرهاي فولادي
265 1. 12 .1 مقدمه
268 2. 12 .1 رفتار کمانش پس الاستیک و الاستیک ورق
271 3 .12 .1 تشریح رفتار غیرالاستیک ورق
271 1. 3. 12. 1 تیرها با لنگر خمشي یکنواخت
273 2. 3. 12. 1 تیرها با گرادیان لنگر
274 3. 3. 12. 1مقایسه رفتار تیر تحت گرادیان لنگر و لنگر یکنواخت
275 4 .12 .1  کمانش غیرالاستیک موضعي بال
276 5 .12 .1  کمانش موضعي جان
279 6 .12 .1 کمانش غیرالاستیک پیچشي-جانبي
279 1. 6. 12. 1 کلیات
279 2. 6. 12. 1 تیر تحت ممان یکنواخت



279 White 1 .2. 6. 12. 1 روش
281  Lay and Galambos 2 .2. 6. 12. 1 روش 
284 7. 12. 1 تیر تحت گرادیان ممان
284 1 .7. 12. 1روش طول معادل
286 8. 12. 1 اندرکنش مودهاي کمانش تیر
289 9. 12. 1 رفتار کمانش سیکلي تیر

311 فصل 2 - طراحی بادبندهای هم محور
312 1. 2 رفتار کلی و ساز و کار پلاستیک
313 1 . 1. 2 فلسفه طراحی
315 2. 2 رفتار هیسترتیک بادبندهای منفرد
315 1 . 2. 2 رفتار سیکلی غیرالاستیک فیزیکی بادبند
317 2. 2. 2 لاغری بادبند
324 3. 2. 2 تنزل مقاومت فشاری بادبند تحت بارگذاری مکرر
329 4. 2. 2 اضافه مقاومت فشاری بادبند در کمانش اول
330 5. 2. 2 ارزیابی مقاومت آیین نامه ای و محدودیت های لاغری
330 6. 2. 2 کمانش موضعی
338 7 . 2 . 2 مدل های خستگی سیکل کوتاه
340 1. 7. 2. 2 مدل های هیسترتیس عضو )مدل های پدیده شناختی(
342 2 . 7. 2. 2 مدل های مکانیک پیوستار )مدل های فیزیکی(
344 8. 2. 2 مدل های رفتار بادبند منفرد
345 9 . 2. 2 طرفداران و منتقدان اشکال مختلف بادبند
345 1. 9. 2. 2 نکات کلی
345 2. 9. 2. 2 بادبندی قطری منفرد
346 X 3. 9. 2. 2 بادبندهای یک طبقه
346 4. 9. 2. 2 بادبندهای V و V معکوس )جناقی یا چورون (
347 5. 9. 2. 2 بادبندهای X دو طبقه 
347 1. 5. 9. 2. 2 بارهای ثقلی
347 2. 5 . 9. 2. 2 نیروهای جانبی



347 3. 5 . 9. 2. 2 ستون های زیپ دار
348 K 4. 5 . 9. 2. 2 بادبندهای
353 3. 2 رفتار هیسترتیک و طراحی قاب های مهاربندی هم مرکز
353 1. 3. 2 پیکره بندی سیستم و مطالب کلی
353 1. 1. 3 . 2 طراحی و تحلیل ظرفیت
354 2 . 1. 3. 2 چیدمان بادبند برای مقاومت جانبی متعادل نشده
356 3. 1 . 3. 2 اثر روش طراحی بر اضافه مقاومت سیستم
356 4. 1. 3. 2 نیروهای جمع کننده در برابر نیروهای فوقانی
358 2. 3. 2 طراحی بادبند
358 1. 2. 3. 2 کمانش برون- صفحه ای غیرالاستیک سیکلی
360 2 . 2 . 3. 2 کمانش درون صفحه ای سیکلی غیرالاستیک
361 3. 2. 3. 2 بادبندهای با مقطع مرکب
361 3. 3. 2 طراحی تیر
361 1. 3 . 3. 2 پیکره های قاب مهاربندیV و V معکوس )جناقی یا چورون ( 
364 X 2. 3 . 3.  2 پیکره های قاب مهاربندی  
365 3. 3. 3. 2 تیرهای انتقال برای چیدمان نامنظم
366 4. 3. 2 طراحی ستون
366 1. 4. 3. 2 نیروهای ستون طبق طراحی ظرفیت
368 AISC 2. 4. 3 . 2 نیروهای ستون طبق روش ترکیب بار تشدید شده
369 SRSS 3. 4. 3. 2 نیروهای ستون طبق روش منسوخ
369 4. 4. 3. 2 نیروهای جانبی و دوران غیرالاستیک در نقطه بادبند بین تراز طبقات
370 5. 3. 2 طراحی اتصال
374 6 . 3. 2 سایر مسائل
377 4. 2 سایر سیستم های قاب مهاربندی هم مرکز
377 STMF 1 . 4. 2 قاب های خمشی خرپای ویژه
378 2. 4. 2 ستون های زیپ دار
378 5. 2 مثال طراحی
379 1. 5. 2 تشریح ساختمان و بارگذاری
380 2 . 5. 2 الزامات کلی



381 3. 5. 2 مبنای طراحی
383 4 . 5. 2 سایزبندی اولیه بادبند
383 5. 5. 2 تحلیل مکانیسم پلاستیک
384 6 . 5. 2 طراحی ظرفیت تیر
386 7. 5. 2 طراحی ظرفیت ستون
388 8 . 5. 2 تحلیل و تعیین نسبت تکراری
388 9 . 5. 2 طراحی اتصال
388 10 . 5. 2 تکمیل طراحی
389 11 . 5. 2 ملاحظات اضافی: اریب ثقلی در سیستم های لرزه ای
391 12 . 5. 2 مجموعه نکات مکمل SEAOC 2008 برای CBFها

413 فصل 3 - طراحی بادبندهای برون محور
414 1 . 3 توسعه تاریخی
417 2 . 3 رفتار تیر پیوند
420 3 . 3 طبقه بندی تیرهای پیوند و ظرفیت تغییرشکل تیر پیوند
421 4 . 3 سخت کننده عرضی تیر پیوند
423 5 . 3 اثر نیروی محوری
424 6 . 3 اثر دال بتنی
424 7 . 3 اضافه مقاومت تیر پیوند
425 8 . 2 . 3 کیفیت سنجی آزمایشی و اثر پروتکل بارگذاری
426 EBF 3 . 3 سختی و مقاومت جانبی
426 1 . 3 . 3 سختی الاستیک
426 2 . 3 . 3 دوران مورد نیاز تیر پیوند
429 3 . 3 . 3 تحلیل پلاستیک و مقاومت نهایی قاب
431 4 . 3 طراحی شکل پذیر
431 1 . 4 . 3 سایزبندی تیرهای پیوند
431 2 . 4 . 3 دیتیل تیر پیوند
433 2 . 4 . 4 . 3 تیر پیوندهای قوطی مرکب
435 3 . 2 . 4. 3 منشاء الزامات ضخامت سخت کننده مشخص شده در آیین نامه



436 3 . 4 . 3 مهاربندی جانبی یک تیر پیوند
437 5 . 3 طراحی بر اساس ظرفیت سایر مولفه های سازه ای
437 1 . 5 . 3 کلیات
437 2 . 5 . 3 توزیع نیروی داخلی
439 3 . 5 . 3 بادبندهای قطری
440 4 . 5 . 3 تیرهای خارج از تیر پیوند
441 5 . 5 . 3 ستون ها
441 6 . 5 . 3 اتصالات
441 1 . 6 . 5 . 3 اتصالات بادبندی قطری
442 2 . 6 . 5 . 3 اتصالات تیر پیوند به ستون
445 6 . 3 مثال طراحی
446 1 . 6 . 3 بارگذاری و تعریف ساختمان
447 2 . 6 . 3 الزامات کلی
448 3 . 6. 3 مبنای طراحی
449 4 . 6. 3 سایز بندی تیرهای پیوند
458 5 . 6 . 3 کنترل طرح نهایی تیر پیوند
460 6 . 6 . 3 دوران تیر پیوند
461 7 . 6 . 3 دیتیل تیر پیوند
463 8 . 6 . 3 تکمیل طراحی

469 فصل 4 - طراحی بادبندهای ضد کمانش
470 1. 4 معرفی
470 2. 4 قابهای مهاربند کمانش ناپذیر شکل پذیر در مقایسه با قابهای مرسوم
472 3. 4 مفهوم و مؤلفه های مهاربند کمانش ناپذیر
474 4. 4 توسعه BRB ها
478 5. 4 مودهای گسیختگی غیر شکل پذیر
478 1. 5. 4 غلاف فولادی
479 2. 5 . 4 اتصال بادبند
483 3. 5. 4 اثر اعوجاج قاب بر روی اتصال بادبند



484 BRBF 6. 4 پیکره بندی
486 7. 4 طراحی بادبندهای کمانش ناپذیر
486 1. 7. 4 طراحی بادبند
486 2. 7. 4 مدل سازی الاستیک
487 3. 7. 4 بارهای ثقلی
488 BRBF 8. 4 طراحی ظرفیت
488 AISC 1. 8. 4 الزامات آزمایش
490 2. 8. 4 غلاف بادبند
490 3. 8. 4 اتصالات بادبند
490 4. 8 . 4 تیرها و ستون ها
491 9. 4 مدل سازی غیرخطی
491 10 . 4 مثال طراحی
491 1. 10 . 4 بارگذاری و تشریح ساختمان
491 2. 10 . 4 الزامات کلی
491 3. 10 . 4 مبنای طراحی
495 4. 10 . 4 تحلیل تکراری و تعیین نسبت
501 5. 10 . 4 اعتبارسنجی و آزمایش بادبند
502  SEAOC Bluebook 2008 11 . 4 نکات تکمیلی
504  AISC 12 . 4 نکات تکمیلی آیین نامه

515 فصل 5 - طراحی صفحه بادبند
516 1 . 5 رفتار لرزه ای اتصالات ورق بادبند
516 2 . 1 . 5 عملکرد ورق های بادبند در طول زلزله های گذشته
517 2 . 1 . 5 رفتار لرزه ای ورق های بادبند در آزمایشگاه ها
525 2 . 5 خلاصه ای از رفتار صفحات بادبند
525 1 . 2 . 5 مودهای گسیختگی مقاومت
526 2 . 2 . 5 شکل پذیری اتصالات صفحات بادبند
526 3 . 5 طراحی لرزه ای صفحات بادبند برای عملکرد شکل پذیر
529 1 . 3 . 5 طراحی لرزه ای اتصال عضو مهاربندی به ورق بادبند



530 2 . 3 . 5 طراحی لرزه ای صفحه بادبند
531 1 . 2 . 3 . 5 تسلیم ناحیه ویتمور ورق بادبند
531 2 . 3 . 3 . 5 کمانش صفحه بادبند
532 3 . 3 . 3 . 5 کمانش لبه صفحه بادبند
532 4 . 3 . 3 . 5 گسیختگی برش بلوک
533 5 . 3 . 3 . 5 شکست سطح خالص ورق بادبند
533 4 . 3 . 5 طراحی لرزه ای اتصال صفحه بادبند به تکیه گاه هایش
534  AISC 4. 5 الزام ناحیه پلاستیک   آیین نامه لرزه ای
535 AISC 5. 5 مقاومت مورد نیاز اتصالات مهاربندی 
536 6 . 5 تعیین دیتیل های لرزه ای ورق های بادبند
541 2t  1. 6 . 5 انتخاب طول   
543  t و ضخامت صفحه بادبند w 2. 6 . 5 محاسبه عرض صفحه بادبند در ناحیه مفصل
545        α1 و α1 603 . 5 محاسبه زوایای     
546  L1 تا L2 و B, A 4 . 6 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند 
549 5 . 6 . 5 تعیین اینکه آیا نخستین گوشه داخل شونده در بال تیر است یا ستون؟
551 6 . 6 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L6 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )نخستین گوشه داخل شونده( روی تیر باشد
552 7 . 6 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L6 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )نخستین گوشه داخل شونده( روی ستون باشد
552  8 . 6 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L6 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )اولین کنج برگشتی( علاوه بر تیر روی ستون

هم  باشد
552 9 . 6 . 5 تعیین دیتیل های صفحه بادبند
555 7 . 5 دیتیل های پیشنهادی صفحه بادبند برای SCBF ها
555 1 . 7 . 5 دیتیل های پیشنهادی برای کمانش درون صفحه ورق های بادبندها
556 2 . 7 . 5 دیتیل های پیشنهادی برای کمانش برون از صفحه صفحات بادبندها
556 3 . 7 . 5 نکات کلی برای دیتیل های نشان داده شده
558 4 . 7 . 5 دیتیل های پیشنهادی برای ورق های بادبند قاب های مهاربندی هم مرکز ویژه
562 5 . 7 . 5 دیتیل های پیشنهادی برای ورق های بادبند یک طرفه قاب های مهاربندی هم مرکز ویژه
562 6 . 7 . 5 سایر دیتیل های صفحه بادبند برای SCBFs ها     
566 8. 7 . 5 صفحات بادبند با تیرهای شیب دار
570 9 . 7 . 5 تعیین ابعاد صفحات بادبند برای موارد تیرهای شیب دار



570 10 . 7 . 5 تعیین موقعیت نقطه تقاطع اولین کنج برگشتی
572 11 . 7 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L7 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )نخستین گوشه داخل شونده( روی تیر باشد
573 12 . 7 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L7 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )نخستین گوشه داخل شونده( روی ستون باشد
573  13 . 7 . 5 تعیین ابعاد صفحه بادبند B, A و L1 تا L7 وقتی نقطه تقاطع خط مهاری )اولین کنج برگشتی( علاوه بر تیر روی ستون

هم  باشد
573 14 . 7 . 5 ابعاد صفحه بادبند برای بادبندهای تقطع کننده یک تیر شیب دار از پایین
575 8 . 5 ورق های بادبند در کف ستون ها
576 1 . 8 . 5 مشخص نمودن ابعاد صفحه بادبند برای اتصال به صفحه ستون
576 2 . 8 . 5 دال رویه و ناحیه مفصل در اتصالات صفحه ستون

581 فصل 6 - طراحی دیوار برشی فولادی ویژه
582 1. 6 معرفی
582 1 . 1. 6 مفاهیم کلی
584 2 .1 . 6 پیشرفت در طی مرور زمان
591 3. 1. 6 پیاده سازی های بین المللی
591            SPSW 6. 1. 3 .1 سخت نشده
592            SPSW 6. 1. 3 .2 سخت شده
594 2 . 6 رفتار دیوارهای برشی ورق فولادی
594 1. 2 . 6 رفتار کلی
597 2. 2. 6 مکانیسم پلاستیک
597 1 . 2. 2. 6 روش سینماتیکی- اتصال ساده تیر به ستون
598 2. 2 . 2. 6 روش سینماتیکی- اتصال صلب تیر به ستون
599  3 . 2. 2. 6 تحلیل پلاستیک SPSW - قاب های چند طبقه 
601 3. 2. 6 فلسفه طراحی و اتلاف انرژی هیسترتیک
602 3. 6 تحلیل و مدلسازی
602 1 . 3. 6 مدل های نوار
605 2. 3. 6 مدل های اجزاء محدود
605 3. 3. 6 تقاضا روی HBE ها 
606 1. 3 . 3. 6 لنگر HBE به علت نیروهای عمود ورق 



610         RBS 6 .3. 3 . 2 برای کاهش اندازه HBE بدون تشکیل مفصل پلاستیک در داخل یک دهانه 
611 HBE 3. 3. 3. 6 پیامد تشکیل مفصل پلاستیک در داخل دهانه
615 HBE 4 . 3. 3. 6 تعادل کامل
617 4 . 3. 6 تقاضاها روی VBEها
623 4. 6 طراحی
623 1. 4. 6 معرفی
624 2 . 4. 6 طراحی ورق جان
627 HBE 3. 4. 6 طراحی
627 1 3. 4. 6 الزامات عمومی
630 HBE 2. 3. 4. 6 مقاومت مفصل پلاستیک
637 VBE 4. 4. 6 طراحی
639 5. 4. 6 توزیع نیروی جانبی بین قاب و پرکننده
641 6. 4. 6 دیتیل های اتصال
643 7. 4. 6 طراحی بازشوها
644 5. 6 دیوارهای برشی ورق فولادی سوراخ دار
644 1 . 5. 6 دیوارهای برشی ورق فولادی سوراخ دار ویژه
648 2. 5. 6 دیوارهای برشی ورق فولادی با برش های گوشه
652 6. 6 مثال طراحی  
652 1. 6 . 6 شرح ساختمان و بارگذاری مورد مثال
652 2. 6. 6 الزامات سراسری
654 3. 6. 6 مبنای طراحی
655 4. 6. 6 طراحی جان
657 HBE 6. 6. 6 طراحی
661 VBE 6. 6. 6 طراحی
663 7. 6. 6 تغییرمکان نسبی
663  HBE 8. 6. 6 طراحی اتصال

671 فصل 7 - طراحی دیوار برشی فولادی کامپوزیت ویژه
672 1. 7 معرفی



673 2. 7 مزایای دیوارهای برشی مرکب
673 3. 7 مؤلفه های اصلی یک دیوار برشی مرکب
673 1. 3. 7 دیوار برشی ورق فولادی
676  (C/R)  2 . 3. 7 دیوار برشی بتن مسطح 
676 3. 3. 7 متصل کننده های برشی
676 4. 3. 7 ستون های مرزی
676 5. 3. 7 تیرهای مرزی
676 6. 3. 7 اتصالات دیوار برشی به اعضاءمرزی
676 7. 3. 7 اتصالات تیر به ستون
677 4. 7 سیستم های سازه ای با استفاده از دیوارهای مرکب
678 5. 7 مثالی از کاربرد دیوارهای برشی مرکب
680 2. 7 رفتار دیوارهای برشی مرکب
680 1 . 2. 7 رفتار لرزه ای دیوار برشی مرکب در آزمایشگاه ها
681 2 . 2. 7 آزمایشات سیکلی دیوارهای برشی مرکب
681 1 . 2. 2. 7 نمونه های آزمایش 
683 2 . 2. 2. 7  تنظیمات انجام آزمایش
684 3 . 2. 2. 7   ابزار و جمع آوری داده ها
684 4 . 2 . 2. 7   روش های آزمایش و توالی بارگذاری
685 5 . 2 . 2. 7   رفتار نمونه ها
689 6 . 2 . 2. 7   نتایج آزمایش و مقایسه 2 نمونه
691 3 . 7 ضوابط متناسب آیین نامه
691 1 . 3 . 7 معرفی
692 2 . 3 . 7 تعیین بارهای زلزله برایدیوارهای برشی مرکب با استفاده از آیین نامه های آمریکا
692 1 . 2 . 3 . 7 مقدار ρ برای دیوارهای برشی مرکب
692 2 . 2 . 3 . 7 مقدار QE و )ضریب R( برای دیوارهای برشی مرکب
694 C-SPW برای دیوارهای برشی مرکب ΩO 3 . 2 . 3 . 7 مقادیر
694 4 . 2 . 3 . 7 مقدار Cd برای دیوارهای برشی مرکب 
694 3 . 3 . 7 ضوابط طراحی لرزه ای برای دیوارهای برشی مرکب در آیین نامه ها
695 4. 7 طراحی لرزه ای دیوارهای برشی مرکب



695 1 . 4. 7 انواع سیستم های دیوار برشی مرکب
695 2 . 4. 7 معیار طراحی برای طراحی مبتنی بر عملکرد دیوارهای برشی مرکب
695 3 . 4. 7 توسعه روشهای طراحی لرزه ای برای سیستم های دیوار برشی مرکب ورق فولادی
696 1 . 3 . 4 . 7 شیوه های گسیختگی اصلی
697 2 . 3 . 4 . 7 نظم سلسله مراتبی مودهای گسیختگی
698 4 . 4. 7 طراحی المان دیوار مرکب
700 5 . 4. 7 مقاومت در برابر لنگر واژگونی
700 6 . 4 . 7 طراحی اتصالات ورق فولادی به ستون و تیرهای مرزی
700 7 . 4. 7 طراحی متصل کننده های برشی
701 8 . 4. 7 طراحی تیر و ستون های بالا و پائین
702 9 . 4. 7 مدلسازی دیوارهای برشی ورق فولادی مرکب در تحلیل

707 فصل 8 - طراحی صفحه ستون ها
708 1 . 8 مقدمه
710 2 . 8 مصالح، برپایی، نصب و تعمیرات
710 1. 2 . 8 مشخصات فنی مصالح
710 2. 2 . 8 انتخاب مصالح صفحه ستون
710 3. 2 . 8 نصب صفحه ستون و تکمیل عملیات
711 4. 2 . 8 جوشکاری صفحه ستون
712 5 . 2 . 8 مصالح میل مهار
714 6 . 2 . 8 سوراخ ها و واشرهای میل مهار
715 7 . 2 . 8 چیدمان و اندازه بندی میل مهار
716 8 . 2 . 8 طراحی برای بارهای موقت
716 9 . 2 . 8 مسائل مربوط به تداخلات معماری
716 10 . 2 . 8 رواداری و قرارگیری میل مهارها
717 11 . 2 . 8 روش های برافراشتن ستون
718 1. 11 . 2. 8 روش تنظیم مهره و واشر
718 2. 11 . 2. 8 روش ورق تنظیم
718 3. 11 . 2. 8 روش دسته لایی یا فاصله پرکن



719 4. 11 . 2. 8  تنظیم صفحه ستون های بزرگ
719 5. 11 . 2. 8  الزامات گروت ریزی
719 6. 11 . 2. 8 تعمیرات میل مهار
720 7. 11 . 2. 8  میل مهارها در وضعیت غلط
720 8. 11 . 2. 8  میل مهارهای خمیده شده یا غیر قائم
721 9. 11 . 2. 8  بیرون زدگی بیشتر یا کمتر از اندازه میل مهارها
724 D 3. 8 جزئیات برای طراحی لرزه ای
725 4. 8 طراحی اتصالات ورق صفحه ستون
726 1. 4. 8 حد اتکایی بتن
727 2. 4. 8 حد تسلیم صفحه ستون (مقاطع IPE شکل
729 3. 4. 8 حد تسلیم صفحه ستون (مقاطع HSS و لوله 
729 4. 4. 8 روش طراحی کلی
732 5. 4. 8 بارهای محوری کششی
732 1. 5. 4. 8 کشش میل مهار
734 2. 5. 4. 8 مهار بتن برای نیروهای کششی
734 3. 5. 4. 8 مقاومت بیرون کشیدگی بتن
734 CCD 4. 5. 4. 8 طراحی ظرفیت بتن  
736 5. 5. 4. 8 ساخت با همپوشانی بتن آرمه
738 5. 8 طراحی صفحه ستون ها با لنگرهای کوچک
740 1. 5. 8 تنش اتکاء بتن
741 2. 5. 8 حد تسلیم خمشی صفحه ستون در سطح مشترک اتکاء
742 3. 5. 8 تسلیم خمشی صفحه ستون در سطح مشترک کشش
742 4. 5. 8 روش کلی طراحی
743 6. 8 طراحی صفحه ستون ها با لنگرهای بزرگ
743 1. 6. 8 تکیه گاه بتنی و نیروهای میل مهار
745 2. 6. 8 وضعیت حدی صفحه ستون در سطح مشترک تکیه گاهی
745 3. 6. 8 وضعیت حدی تسلیم صفحه ستون در فصل مشترک کششی
746 4. 6. 8 روش طراحی کلی
746 7. 8 طراحی برای برش



747 1. 7. 8 اصطکاک
747 2. 7. 8 تکیه گاه
748 3. 7. 8 برش در میل مهارها
751 4. 7. 8 اندرکنش کشش و برش در بتن
751 5. 7. 8 سنجاق ها و مهار ها
752 8. 8 ملاحظات ویژه برای اتصالات دومهره، اتصالات پیش تنیده و سازه های ویژه
752 1. 8. 8 الزامات طراحی
753 2. 8. 8 مقایسه وضعیت حدی برای میل مهارها
754 3. 8. 8 وضعیت حدی خستگی کششی برای میل مهارها
756 4. 8. 8 الزامات نصب برای مفاصل پیش تنیده
757 1. 4. 8. 8 مفاصل مهره دوبله
761 5. 8. 8 بازرسی و نگهداری پس از نصب
763 9. 8 توزیع فشار مثلثی
763 1. 9. 8 کلیات
763 2. 9. 8 تعیین ضخامت مورد نیاز صفحه ستون از مقاومت مورد نیاز
763 3. 9. 8 تعیین تنش مورد نیاز و اثرات خروج از مرکزیت
765 1. 3. 9. 8 روش طراحی برای یک پی خمشی کوچک
767 2. 3. 9. 8 روش طراحی برای یک پی خمشی بزرگ

773 فصل 9 - میراگرهای فلزی
774 1 . 9 مفهوم فیوز سازه ای
776 2 . 9 اتلاف انرژی از طریق تسلیم فولاد
776 1 . 2 . 9 مفاهیم اولیه
777 T- ADAS و  ADAS 2 . 2 . 9 ورق های مثلثی تحت خمش (طراحی میراگرهای
783 3 . 2 . 9 میراگرهای کج شونده
784 4 . 2 . 9 تجهیزات میراگرهای C و E شکل 
785 3 . 9 اتلاف انرژی از طریق اصطکاک
795 4 . 9 سیستم های لغزنده
800 5 . 9 سیستم های پس کشیده بازمرکز گرا



702 6 . 9 مواد فلزی جایگزین: سرب، آلیاژهای حافظه دار و سایرین
803 7 . 9 کمیت پذیر کردن اعتبار سنجی صحت سنجی

815 فصل 10 - مشکلات متداول در نصب سازه های  فولادی و راه حل های پیشنهادی
816 1 . 10 پیش زمینه
816 2 . 10 پیچ مهارهای کوتاه
817 3 . 10 پیچ مهار های اشتباه کار گذاشته شده
818 4 . 10 پیچ مهارهای طراحی شده برای ممانعت از واژگونی ستون در طول نصب فولاد
819 5 . 10 الگوی پیچ مهار چرخش یافته
820 6 . 10 پیچ مهارهای ناکافی برای نصب )برپایی( ستون
821 7 . 10 اتصالات تک پیچ
822 8 . 10 لوله ها
825 9 . 10 ستون ها یا قوس های دوخته شده به هم با تیرچه های فولادی بدون پیچ
825 10 . 10 وصله های ستون پایین تر یا بالاتر از کف طبقه
826 11 . 10 ستون های قطع شده توسط تیرها
826 .12 . 10 ارتعاش
826 13 . 10 بیرون زدگی ستون از قاب بندی تیر
827 14 . 10 بازبینی و تغییراتی که در نقشه علامت ندارند
827 15 . 10 اتصال دوگانه تیر به شاه تیر
829 16 . 10 اتصال دوبله تیر به جان ستون
830 17 . 10 پیچ های مختلف
831 18 . 10 استفاده مجدد از پیچ های پر مقاومت
831 19 . 10 گسترش دادن ورق پیوستگی برای میله پشت بند
832 20 . 10 اتصالات جوش شده به داخل ستون
834 21 . 10 اتصالات جوشی مهار شده
836 22 . 10 تسمه های مهاری جوش شده در کارگاه
838 23 . 10 سطوح غیر یکنواخت دهانه زنی عرشه کف فولادی
839 24 . 10 اجرای بادبند کنار دیوار همسایه
839 25 . 10 تداخل راه پله با دهانه بادبندی



841 26 . 10 مشکل اجرا و اتصالات خرجینی
844 27 . 10 اجرای دیوار برشی بتنی در سازه فولادی
846 28 . 10 اجرای دستک در طره ها
847 29 . 10 تغییر سیستم مهاربندی در ارتفاع
848 30 . 10 تغییر سیستم مهاربندی در پلان
853 فصل 11 - دیتیل های تکمیلی
879 پیوست اول - بحثی پیرامون طراحی تیر لانه زنبوری
887 پیوست دوم - سیستم مشابه و جایگزین پیشنهادی برای اتصالات خورجینی
901 پیوست سوم - مجموعه عکس های رنگی
955 پیوست چهارم - دیکشنری فارسی به انگلیسی



فصل اول
طراحی قاب های مقاوم خمشی شکل پذیر



34

IRFD دیتیل ها و طراحی ساختمان های فولادی در برابر زلزله به روش

1 .1 کلیات

1 .1 .1 توسعه تاریخی

تاریخچه قاب های خمشی فولادی به ظهور ساخت بلند مرتبه یا برج در شهرهای شیکاگو و نیویورک در اواخر سال 1880 گره خورده، ساختمان 12 طبقه 
بیمه Home در شیکاگو اغلب به عنوان اولین ساختمانی که از قاب فولادی “اجرای اسکلتی” استفاده نمود، دارای اعتبار می باشد )Bennett 1995(. در 
آن مفاهیم اولیه، قاب های فولادی برای حمل بارهای ثقلی من جمله از دیوارهای بنایی غیر مسلح غیر باربر طراحی شده بودند. با وجود اینکه مهندسین 
بطور حسی روی نازک کاری سخت برای مقابله با بارهای جانبی تکیه داشتند، تیرها به ستون ها به نحوی متصل بودند که امکان توسعه حرکتی قاب را 
فراهم می آورد. الزامات طراحی باد و زلزله صرفاً در دهه های اخیر اجباری گردیده اند. برای مثال، در آئین نامه ساختمانی سان فرانسیسکو نیروهای باد 
 EPRI( در ابتدا به دنبال زلزله سال 1906 سان فرانسیسکو مشخص شده بودند که بموجب آن بطور متناقضی طراحی زلزله تا سال 1948 الزام نداشت
1997 ,1994(. با وجود اینکه طراحی لرزه ای بطور رسمی در آن زمان وجود نداشت، شواهد عینی از آن زلزله سال 1906 سان فرانسیسکو بسیاری از 
مهندسین را متقاعد به موثر بودن موازی قاب های خمشی فولادی برای مقاومت در برابر زلزله نمود، زیرا تصاویری گرفته شده بعد از زلزله نشان داد که 
بسیاری از ساختمان های بلند مرتبه جان سالم بدر بردند، بدون آسیب داخلی و خارجی قابل توجهی )Brinson 1959, Freeman(. با این حال، پیکره 
بندی قاب فولادی در کل دهه های بعدی بطور قابل ملاحظه ای تکامل یافته و تغییر نمود )Hamaburger و همکاران 2009(. در نتیجه، این مشاهدات با 
در نظر گرفتن عملکرد شکل پذیر قاب های خمشی فولادی در زلزله ها بطور قابل ملاحظه ای بوسیله زلزله Northridge 1994 )لس آنجلس( در ایالات 
متحده و بوسیله زلزله سال 1995 در Hyogo-ken Nanbu )کوبه( در ژاپن مورد چالش قرار گرفتند. در هر دو زلزله، قاب های خمشی فولادی آنگونه 
که انتظار می رفت، عمل نکردند. شکست ترد در اتصالات تیر به ستون در سازه های قاب خمشی فولادی مدرن مشاهده گردید که فرضیه شکل پذیری 

کامل را به مخاطره انداخته و نشان داد که دانش و آگاهی در مورد قاب های مقاوم خمشی فولادی ناقص بود.

2 .1 .1 رفتار کلی و مکانیسم پلاستیک

قاب های مقاوم خمشی )که قاب های خمشی نیز نامیده می شوند( به ساده ترین بیان، مونتاژ یا نصب ساده ای از تیرها و ستون هاست بطور صلب متصل 
شده به ستون ها می باشد. مقاومت در برابر نیروهای جانبی عمدتاً بوسیله عمل قاب صلب فراهم می شود- بنابراین با توسعه لنگرهای خمشی و نیروهای 
برشی در اعضاء و اتصالات قاب می باشد. به علت اتصالات صلب تیر به ستون، یک قاب خمشی نمی تواند بدون خم کردن تیرها و ستون ها، بطور جانبی 
تغییر مکان دهد. بنابراین صلبیت خمشی و مقاومت اعضای قاب منبع اصلی سختی جانبی و مقاومت برای کل قاب می باشند. قاب های مقاوم خمشی 
فولادی در بسیاری از نواحی با لرزه خیزی بالا به دلایل متعددی محبوب بوده اند. ابتداً )همانطور که در بالا تشریح گردید( بر اساس شواهد از تحقیقات 
آزمایشگاهی )ارائه شده در بخش های آتی( به قاب های خمشی بعنوان سیستم های کاملاً شکل پذیر نگریسته شده است. فرمول آئین نامه ساختمانی 
برای طراحی نیروهای زلزله نوعاً بزرگترین ضرایب کاهش نیرو )و بنابراین پائین ترین سطح نیروهای طراحی جانبی( را برای قاب های مقاوم خمشی 
تخصیص می دهد که منعکس کننده ایده مولفین آئین نامه است، که قاب های مقاوم خمشی در بین شکل پذیرترین سیستم های سازه ای قرار دارند. 
ثانیاً، قاب های خمشی به واسطه تطبیق پذیری معماری شان، محبوب هستند. بواسطه انسداد بازشوهای دیوار، هیچ المان مهاربندی دارای چنین انعطاف 
پذیری نمی باشد. آزادی معماری از انعطاف پذیری جانبی ذاتی قاب های مقاوم خمشی حاصل می گردد. در مقایسه با قاب های مهاربندی شده، قاب 
های خمشی در معرض بارهای جانبی عموماً نیاز به اندازه بزرگتر اعضاء نسبت به آنچه برای تنها مقاومت مورد نیاز است، می باشند تا خیزهای جانبی را 
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در محدوده تغییر مکان نسبی اجباری آئین نامه ای حفظ کند. انعطاف پذیری ذاتی قاب های خمشی می تواند به خرابی غیرسازه ای ناشی از تغییرمکان 
نسبی بزرگتر تحت بارگذاری زلزله )نسبت به سایر سیستم های سخت تر( منتهی گردد. رفتار شکل پذیرترین سیستم زمانی حاصل می گردد که مکانیسم 
مطلوب پلاستیک دوسویه یا نوسانی با تشکیل مفصل پلاستیک در دو انتهای تمامی تیرها روی کل ارتفاع قاب، بتواند شکل بگیرد. مفصل پلاستیک شدن 

ستون ها که به یک مکانیسم پلاستیک محدود به یک طبقه منجر خواهد شد، نامطلوب است.

3 .1 .1 فلسفه طراحی

طراحی قاب های مقاوم خمشی بسطی مستقیم از اصول طراحی ظرفیت و تحلیل پلاستیک می باشد. نخست برای تضمین دستیابی به سلسله مراتب 
تسلیم مطلوب، خواص ساده پلاستیک مفروض در فواصل پیشین می بایست برای احتساب تعدای از ملاحظات اجرایی نظیر مقاومت تسلیم مورد انتظار، 
اثرات سخت شوندگی کرنشی و سایر موارد که بخشی از پروژه این فصل می باشد، اصلاح شوند؛ ثانیاً )به دلایلی که بعداً تشریح می شود( در برخی موارد، 
ایجاد مفاصل پلاستیک در فاصله کوچکی از وجه ستون ها به تشکیل مفصل بافاصله در وجه ستون ارجحیت دارد. سایر جنبه های طراحی قاب های مقاوم 

خمشی بوسیله این مفاهیم و سایر جزئیات مطلوب برای ایجاد امکان توسعه مکانیسم پلاستیک مطلوب هستند.

2 .1 پاسخ اساسی قاب های مقاوم خمشی به بارهای جانبی

1 .2 .1 نیروهای داخلی در طول پاسخ لرزه ای

یک قاب مقاوم خمشی فولادی متشکل از 3 مولفه اساسی است؛ تیرها، ستون ها و چشمه های اتصال تیر به ستون. این ها در شکل 1-1 برای یک قاب 
خمشی تک دهانه ساده 2 طبقه به نمایش درآمده است. تیرها فاصله آزاد از سطح ستون تا سطح ستون Lb را دهانه زده و ستون ها به یک بخش آزاد 
دهانه hci و یک ناحیه منطقه پانل ارتفاع hpzi تقسیم می شوند. چشمه اتصال بخشی از ستون شامل ناحیه اتصال یا درز در محل تقاطع یک تیر و یک 
ستون است. این تعریف زمانیکه طراح منشاء تغییرشکل های الاستیک و غیرالاستیک را در نظر می گیرد، )علاوه بر موقعیت های مفصل پلاستیک( ممکن 
می باشد. در تحلیل سازه ای مرسوم، قاب های خمشی اغلب به عنوان نمود خطی اعضای افقی و قائم مدل می شوند که در آن خطوط در گره های بی 
بعد تلاقی می کنند. چنین مدل هایی بطور آشکارا چشمه اتصال را در نظر نمی گیرند و نمودی ناقص از رفتار قاب خمشی را ارائه می نماید. در طراحی 
قاب های خمشی شکل پذیر می بایستی چشمه اتصال را به طور غیرمستقیم لحاظ نمود. شکل 1-1 بطور کیفی توزیع لنگر خمشی، نیروی برشی و نیروی 
محوری را در یک قاب خمشی تحت بارهای جانبی نشان می دهد. این نیروهای داخلی برای تیر، بخش دهانه آزاد ستون و چشمه اتصال ستون و آنها 
شامل اثرات بارهای ثقلی نمی باشد. تیرها لنگرهای خمشی بزرگی از خود نشان می دهند، که نوعاً تحت خمش انحنای معکوس با لنگرهای ماکزیممی 
که در انتهای اعضاء رخ می دهد، می باشند نیروی محوری و برش در تیر عموماً در زمینه پاسخ تیر در مقایسه با لنگر خمشی بسیار کوچکتر و کمتر قابل 
ملاحظه می باشند، با وجود آنکه آنها باید در طراحی لحاظ شوند. بطور مشابه، سهم دهانه های آزاد ستون ها نوعاً تحت لنگرهای بالا با نیروهای برشی 
نسبتاً پائین است. به دلیل لنگرهای واژگونی روی قاب، نیروهای محوری در ستون ها )هم در کشش و هم فشار( می توانند بالا باشند. در چشمه اتصال 

ستون تحت اثر لنگرهای بزرگ، به علت گرادیان شدید لنگر و احتمالاً نیروهای محوری زیاد، نیروهای برشی بالاست.
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شکل1-1:  قاب شکل پذیر مقاوم خمشی: )الف( هندسه با در نظر گرفتن ابعاد محدود اعضاء، )ب( نمودار تیپ لنگر تحت 
بارگذاری جانبی و )ج( نیروهای متناظر عضو روی تیرها ستون ها و چشمه های اتصال

توزیع کیفی نیروهای داخلی بنمایش درآمده در شکل 1-1 اساساً برای طیف های الاستیک و غیرالاستیک رفتار مشابه است. مقادیر مشخصه نیروهای 
داخلی زمانیکه المان های قاب تسلیم شده و نیروهای داخلی مجدداً توزیع می شوند، تغییر می کنند. الگوهای اساسی نشان داده شده در شکل 1-1 
مشابه باقی می مانند. برای دست یافتن به مقادیر دقیق نیروهای داخلی در قاب ها به تحلیل تاریخچه زمانی گام به گام غیرالاستیک نیاز است، ولی از این 
پیچیدگی تحلیلی در صورتیکه اصول طراحی ظرفیت در فرآیند طراحی باضافه تحلیل های الاستیک رایج گنجانده شوند، می تواند اجتناب نمود. در تحلیل 
پلاستیک قاب های خمشی می دانیم که بسته به مقاومت نسبی تیرها و ستون ها قاب بندی شده به یک چشمه اتصال ]محل تلاقی تیر و ستون[ مکانیسم 
های گسیختگی متعدد پلاستیک می توانند شکل بگیرد و ایجاد مفاصل پلاستیک در تیرها مکانیسم برتر است )شکل 10-1 را مشاهده فرمایید(. در قاب 
های واقعی، با این حال، برخلاف قاب های مطالعه شده با استفاده از تحلیل پلاستیک ساده، سخت شوندگی کرنشی امکان تسلیم بیش از یک مولفه در 
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هر نقطه معینی را می دهد. در مثالی از ترتیب وقایع، ممکن است چشمه اتصال در ابتدا تسلیم شده، ولی هنوز سختی پس از تسلیم قابل ملاحظه ای را 
به واسطه سخت شوندگی کرنشی و سایر اثرات نشان دهد. در نتیجه، نیروهای بزرگتری را می توان در نقطه اعمال نمود و سایر اعضای قاب بندی نظیر 
یک تیر ممکن است به ظرفیت های پلاستیک خودشان برسند. بنابراین تیر، ستون و حتی چشمه اتصال می توانند در تغییرشکل پلاستیک کلی در نقطه 
بسته به مقاومت های نسبی و آستانه تسلیم شان مشارکت نمایند. یک مولفه سازه ای )بطور قابل ملاحظه( ضعیف تر از سایر قاب بندی انجام شده به 
اتصال باید به تنهایی اتلاف انرژی پلاستیک مورد نیاز را فراهم کند که بموجب آن مولفه های باید این بار را تقسیم کنند. به محض آنکه مشخص گردید، 
آن المان های سازه ای )که انتظار می رود تا انرژی هیسترتیک را هنگام زلزله اتلاف نمایند( باید به نحوی دیتیل بندی شوند که امکان ایجاد دوران های 
بزرگ پلاستیک را بدون افت قابل ملاحظه مقاومت فراهم آورند. تنها آن مولفه ها و دیتیل های اتصال قادر به فراهم نمودن ظرفیت های دوران پلاستیک 

سیکلی مازاد بر تقاضاها باید برای تضمین عملکرد لرزه ای مطلوب استفاده شوند.

2 .2 .1 تقاضاهای دوران پلاستیک

تخمین تقاضاهای دوران پلاستیک برای یک قاب خمشی معین نوعاً بوسیله تحلیل های غیرالاستیک تاریخچه زمانی بدست می آیند. نتایج چنین تحلیل 
هایی به فرضیات مدلسازی حساس بوده و زمانیکه رکوردهای متفاوت حرکت زمین لحاظ می شوند، تغییر می نمایند. مقدار انرژی پلاستیک اتلاف شده 
بوسیله تیرها، چشمه های اتصال و ستون ها نیز تابعی از فلسفه طراحی اتخاذ شده خواهد بود. به آن دلایل، انتظارات کلی از تقاضای دوران پلاستیک برای 
قاب های خمشی جامع بر اساس استنتاج مشاهدات از مطالعات تحلیلی گذشته می باشد. پیش از زلزله Northridge بزرگترین دوران های پلاستیک مورد 
 Popov و Tsai 1989, Tsai و Popov( انتظار می رفت که 0.02 رادیان )انتظار در تیرها به تنهایی )در غیاب تغییرشکل های پلاستیک چشمه اتصال
1988( با وجود آنکه برخی مطالعات مقادیری به اندازه 0.25 رادیان را گزارش می نمایند )Roeder و همکاران 1989(. تقاضاهای مشابه دوران پلاستیک 
بوضوح در قاب های منعطف مورد انتظارند که طراحی شان تحت کنترل سازگاری یا تطابق با حدود تغییرمکان نسبی مختص آئین نامه باشد. یک روش 
تقریبی برای تخمین تقاضاهای دوران در یک قاب، آزمودن مکانیسم گسیختگی پلاستیک آن در نقطه تغییرمکان نسبی ماکزیمم می باشد. برای مثال، 
اگر مکانیسم نوسانی تیر نشان داده شده در شکل 1.10 در یک قاب طراحی شده مطابق حد تغییر مکان نسبی بین طبقه ای مختص آئین نامه شکل 
بگیرد، دوران ماکزیمم مفصل پلاستیک در یک تیر می تواند بشرح Δ e/h تخمین زده شود که در آن h ارتفاع طبقه و Δe تغییرمکان نسبی بین طبقه ای 
غیرالاستیک است. تغییرمکان نسبی بین طبقه ای غیر الاستیک تقریباً به تغییرمکان هایی که طراح با استفاده از نیروهای در تراز طراحی Δc محاسبه 
می کند، با روابط ساده ای نظیر Δe=RΔc(NRCC 2010) و یا CdΔc (ASCE 2010) مرتبط است که در آن R=RdRo یک ضریب کاهش بار لرزه ای 
طبق آئین نامه ساختمانی ملی کانادا و Cd یک ضریب تقویت خیز با هدف تامین همان پاسخ مشابه در روش آمریکایی است .نوعاً برای حدود تغییرمکان 
نسبی مختص آئین نامه، استفاده از روابط تقاضای دوران پلاستیک تقریباً rad 0.02 تولید می کند. این روش محافظه کارانه است، زیرا درصد زیادی از 
تغییرمکان نسبی کل قاب بطور الاستیک قبل از آنکه مفصل پلاستیک شکل بگیرد رخ می دهد، بشرط آنکه روش برای محاسبه Δe و متمایز سازی خطر 
لرزه ای دقیق باشند. بعد از زلزله Northridge ظرفیت دوران اتصال مورد نیاز تا 0.03 برای اجرای جدید افزایش داده شد و 0.025 رادیان برای اصلاح 
بعد از زلزله ساختمان های موجود )SAC 1995b(. این دوران هدف مقدار اجماع عمومی شکل گرفته پس از زلزله بر اساس تحلیل قاب های خمشی 
سازگار با آئین نامه با استفاده از تاریخچه های حرکت زمین ثبت شده در طول زلزله بود )برای مثال Bertero و همکاران(. با وجود اینکه این ظرفیت 
دوران ممکن است از تقاضاهای واقعی زلزله روی اکثر اتصالات سازه ای فراتر برود، این امر احتمالاً به عنوان مقدار هدف )تا زمانیکه تحقیقات قابل ملاحظه 

نشان دهند که مقادیر کمتر قابل قبول هستند( باقی خواهد ماند. 
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3 .2 .1 مهاربندی جانبی و کمانش موضعی

اعضای سازه ای منتخب باید قادر به رسیدن و حفظ لنگر پلاستیک خودشان از طریق دوران های پلاستیک بزرگی که اجازه اتلاف هیسترتیک انرژی 
ناشی از زلزله را می دهند، باشند. بنابراین طراح باید کمانش موضعی بال و جان و کمانش جانبی-پیچشی را برای جلوگیری از گسیختگی پیش از موعد به 
علت ناپایداری عضو را بتاخیر بیندازد. به آن دلیل، فقط اشکال به لحاظ لرزه ای فشرده سازه ای می باید برای اعضای سازه ای که انتظار می رود تا مفاصل 
  0 3. /E Fy پلاستیک تشکیل دهند، استفاده شود. برای مثال، AISC 341-10 نسبت ضخامت عرض به ضخامت بال bf/2tf شکل های W را به
145 در CSA2009 برای Fy بر حسب مگاپاسکال است(. از این گذشته،  / Fy برای Fy بر حسب ksi محدود می نماید )که بطور کلی متناظر با حد
 Fy 0  قرار گیرند که 086. r E Fy y مهاربندی جانبی برای هردو بال این اعضاء باید در هر موقعیت مفصل پلاستیک قرار گرفته و در فاصله ای نه کمتر از
بر حسب Ksi است که در آن ry شعاع ژیراسون عضو حول محور ضعیف اش است؛ AISC 358(AISC 2010) نیز حدود جایگزینی برای انواع خاص 
اتصالات از پیش تائید شده تعریف نماید، که بعداً بحث خواهد شد. این الزام برسمیت می شناسد که بال هایی بالایی و پائینی بطور متناوب در طول یک 
زلزله تحت فشار بوده و برخی خروج از مرکزیت در موقعیت مفصل پلاستیک تحت شرایط مختلف بار را احتساب می نماید. بطور اجتناب پذیری کمانش 
موضعی بال ها و جان ها و کمانش موضعی در دوران های پلاستیک بسیار بزرگ شکل خواهد گرفت )حداقل در شکل سازه ای که معمولاً استفاده می 

شوند( ولی سازگاری با الزامات بالا، افت فزآینده در مقاومت را کاسته و به تضمین اتلاف انرژی غیرالاستیک خوب کمک می کند.

3 .1 طراحی ستون قاب-خمشی شکل پذیر

1 .3 .1 نیروهای محوری در ستون ها

کمانش ستون یک پدیده شکل پذیر نیست و می بایست از آن اجتناب نمود. بنابراین ستون ها باید برای پایدار باقی ماندن تحت ماکزیمم نیروهایی 
که می توانند در یک زلزله تحت اثر آن باشند طراحی شوند. این نیروها عموماً از نیروهای پیش بینی شده بوسیله تحلیل الاستیک با استفاده از بارهای 
زلزله مشخص شده بوسیله آئین نامه فراتر می روند، ولی ممکن است تخمین آنها دشوار باشد. به عنوان یک حد بالایی، با اندکی تخفیف به اثرات سخت 
شوندگی کرنشی، طراح می تواند ماکزیمم نیروها را با استفاده از اصول طراحی ظرفیت بدست آورد. با این حال، در طول یک زلزله، مفاصل پلاستیک 
بطور همزمان در تمامی طبقات تشکیل نشده، در عوض تنها در طبقات اندکی در آن واحد، اغلب در توالی موج های پیماینده بموازات ارتفاع ساختمان 
شکل می گیرند. در نتیجه بویژه در ساختمان های چند طبقه ،روش طراحی ظرفیت، می تواند محافظه کارانه باشد. در مورد اینکه چه چیزی یک روش 
جایگزین مناسب را برای دستیابی به ماکزیمم نیروی محوری موثر روی یک ستون در طول لرزش یک زلزله تشکیل می دهد، توافق نظری وجود ندارد. 
برخی از آئین نامه ها نوعاً به یک مورد بار اضافی دسته بندی می شوند با بارهای مشخص شده زلزله بالاتر که می باید صرفاً برای طراحی ستون ها لحاظ 
شود. برای مثال AISC 341 از یک ترکیب بار لرزه ای تقویت شده استفاده می کند که در آن نیروهای لرزه ای در یک ضریب اضافه مقاومت Ωo که 
فقط برای اهداف خاصی استفاده می شود، نظیر طراحی ستون ضرب می شوند )توجه داریم که برخی ویرایش های قدیمی تر منسوخ شده از یک ثابت 
ضریب اضافه مقاومت 2R/5 استفاده نمودند(. کاربرد تکنیک SRSS در رابطه با اصول طراحی ظرفیت، ارائه شده در فصل قاب های مهاربندی شکل پذیر 
هم مرکز روش دیگری برای تخمین واقع گرایانه تر نیروهای محوری ماکزیمم ستون است. تمامی این روش ها دارای نقایص و محدودیت هایی )همانطور 

که پیشتر در آن فصل بحث شد( می باشند. 
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2 .3 .1ملاحظات برای وصله های ستون

نوعاً نمودار لنگر خمشی برای تیرها و ستون ها یک نقطه عطف در جایی بموازات طول عضو نشان خواهد داد. مرتباً، برای طراحی اولیه، فرض می شود 
که نقاط عطف در میانه طول اعضاء قرار دارند. با وجود اینکه این یک فرضیه مناسب است، مهم می باشد دریابیم که موقعیت نقاط عطف بطور قابل 
ملاحظه ای تغییر خواهد کرد. این امر بویژه زمانی صحیح است که تسلیم در قاب در طول یک زلزله رخ داده و اعضای خمشی در میان قاب بازتوزیع 
می گردند. حتی با وجود اینکه الگوی اساسی لنگرهای خمشی مشابه باقی می ماند، موقعیت نقاط عطف می تواند بطور اساسی از موقعیت های نشان 
داده شده بوسیله یک تحلیل قاب الاستیک تغییر یابد. فرضیاتی با در نظر گرفتن موقعیت نقطه عطف می تواند بطور قابل ملاحظه بر طراحی وصله های 
ستون تاثیر گذارد. طراح می تواند موقعیت وصله ستون را در نزدیکی نقطه عطف بر اساس تحلیل قاب الاستیک انتخاب نموده )یا اندکی پائین تر از میانه 
ارتفاع برای فراهم نمودن شرایط جوشکاری در کارگاه مناسب( و وصله را برای لنگر خمشی نسبتاً کوچکی بر اساس آن نتایج تحلیل قاب الاستیک مشابه، 
طراحی نماید. این امر به علت امکان لنگرهای خمشی قابل ملاحظه در موقعیت وصله ستون باید لحاظ گردد )بدون توجه به نتایج تحلیل الاستیک(، کاری 
اشتباه خواهد بود. آزمایشات نشان داده اند که جوش های نفوذ ناقص در اعضای ضخیم تحت بارهای کششی ترد و شکننده تر می باشند )Bruneau و 
همکاران Bruneau 1987،1991 و Mahin، Popov 1977 و Stephen(. برای مثال، دیتیل وصله استاندارد با نفوذ )ناقص که در مناطق لرزه ای متناوباً 
مورد استفاده می گردد(، نشان داده شده در شکل الف 2-1 برای بزرگترین اندازه ها ستون هایی که می تواند در یک دستگاه آزمایش ظرفیت 17800 
کیلونیوتنی )4000kips( جاسازی شود آزمایش گردید )Buneau 1991 و mahin(. این نمونه، که از فولاد رده A572 50 نصب شده بود، برای امکان 
ملاحظه بزرگترین نمونه که سطح مقطع آن کلًا بتواند نگه داشته شود، تحت خمش آزمایش گردید؛ با برش بخش از مقطع که می توانست اندکی تنش 
های پسماند مسدود شده را آزاد نماید. تنظیمات آزمایش در شکل ب 2-1. بنمایش درآمده است. همانطور که در شکل ج 2-1 نشان داده شده، رابطه 
انحناء- لنگر بطور عملی تا مقدار متناظر با تقریباً %60 لنگر پلاستیک اسمی مقطع ستون کوچکتر در وصله که در آن جوش به حالتی ترد شکست 
رسید)شکل د 2-1(. به دلایل فوق الذکر، درزهای جوشی نفوذ ناقص در وصله های ستون بطور جامعی مورد بازبینی قرار گرفتند. بنابراین آئین نامه های 
طرح لرزه ای نوعاً الزام می دارند که وصله های در معرض نیروهای کششی خالص برای مقاومت پلاستیک سطح مقطع محوری ستون که کمتر از یا برابر 

%150 مقاومت وصله مورد نیاز محاسبه شده بوسیله تحلیل می باشند، محاسبه گردند.

3 .3 .1 فلسفه ستون قوی/تیر ضعیف

قاب های سازه ای می توانند مقدار بیشتری از انرژی هیسترتیک را زمانیکه مفاصل پلاستیک در تیرها عوض ستون ها شکل می گیرد، اتلاف نمایند )شکل 
10-1 را مشاهده فرمایید(. این مکانیسم تیر، مقاومت کلی لرزه ای را تقویت نموده و از تشکیل یک مکانیسم طبقه نرم )ستون-نوسانی( در قاب های چند 
طبقه جلوگیری می کند. به قاب هایی که در آنها تدابیری برای ارتقاء مفاصل پلاستیک در تیرها عوض ستون ها اندیشیده شده است، قاب های ستون 
قوی/تیر ضعیف )SCWB( اطلاق می گردد. اکثر آئین نامه ها و راهنماهای طراحی به سمت فلسفه SCWB با الزام اینکه در اتصال مجموع ظرفیت 
های لنگر پلاستیک ستون ها از مجموع ظرفیت های لنگر پلاستیک تیرها بر اساس تعادل لنگری ساده در اتصال تجاوز می کند حرکت کرده اند )مطابق 

شکل 1-1( که در آن مورد:
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و بطور کل حداقل:

یادداشتها:
1.  همانطور که مشخص شده به عنوان یک جزئیات استاندارد 6 اینچ در عوض 3 اینچ فراهم کنید.

2.  بازرس صلاحیت دار هنگام اجرا می بایستی حضور داشته و آزمایش التراسونیک جوش را انجام دهد.

شکل 2-1: وصله ستون آزمایش با جوش های نفوذی جزئی در اعضای ضخیم: 
)الف( دیتیل های وصله؛ )ب( انجام آزمایش؛ )ج( نتایج انحناء- لنگر؛ )د( وصله بعد از شکست ترد
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ادامه شکل 1-2
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ادامه شکل 1-2
که در آن Mpc∑ مجموع تصاویر مقاومت های خمشی اسمی ستون ها بر روی خط آکس تیر بالا و پائین اتصال، Ag مساحت ناخالص ستون، Fy مقاومت 
تسلیم اسمی ستون، Puc مقاومت محوری مورد نیاز در ستون از ترکیب بار در نظر گرفته شده، Zc مدول مقطع پلاستیک ستون و Zcr مدول پلاستیک 
کاهش یافته برای احتساب حضور نیروی محوری و Mpb∑ مجموع مقاومت های خمشی مورد انتظار )یعنی محتمل( مفاصل پلاستیک در تیرها، تصویر 
شده از موقعیت مفصل به خط آکس ستون می باشد. در اینجا، ظرفیت های محتمل )برخلاف ظرفیت های اسمی( بوسیله احتساب اثر سخت شوندگی 
کرنشی، مقاومت تسلیم بزرگتر از مشخص شده و سایر عوامل مشارکت کننده برای ذخیره کردن مقاومت بدست آمده اند. با این حال از لحاظ مفهومی، 
الزامات فوق نمی توانند بطور کامل از تشکیل مفصل پلاستیک ستون در اتصالات تیر به ستون جلوگیری کنند، زیرا نسبت لنگرهای ستون موثر در سطوح 
بالا و پائین یک اتصال بطور عمده ای در طول زلزله به دلیل حرکت نقطه عطف هر ستون تغییر می نمایند. تقاضاهای ستون نیز بطور شایان توجهی به 
عنوان تابعی از شدت حرکت زمین افزایش می یابد )Sawaizumi 2000 ,FEMA 2000e و Nakashima(. این دیدگاه وجود دارد که ارضاء معادله 
فوق، تسلیم ستون را به سطحی که تعیین کننده نیست، محدود نموده و از همه مهمتر به حدی منجر به ستون قوی می گردد که برای گستردن تشکیل 

مفصل پلاستیک تیر روی سطوح چندگانه قاب کفایت نماید. 

)د(
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4 .3 .1 اثر نیروهای محوری بر شکل پذیری ستون

زمانیکه خطر مکانیسم های پلاستیک طبقه نرم قابل ملاحظه نیست، برخی اوقات استثنائات فلسفه SCWB در ساختمان های یک طبقه یا در طبقه آخر 
ساختمان چند طبقه مجاز می گردند. برای مثال، با توجه به AISC 341، الزام SCWB را برای چنین ستون هایی می توان مورد چشم پوشی قرار داد، 
به شرطی که بار محوری ماکزیمم موثر روی تیر کمتر از 0.30Py باشد )که در آن Py برابر Fyc FycAg مقاومت تسلیم اسمی ستون و Ag سطح ناخالص 
ستون( است. طراحانی که آن مسیر را می پیمایند، باید آگاه باشند که مفاصل پلاستیک ممکن است در ستون ها از قاب های WCSB شکل گیرند و اثر 
زیان آور محتمل نیروهای محوری را بر ظرفیت دوران ستون ها را بدانند. سایر استثنائات یا معافیت ها، زمانی وجود دارند که روش طراحی ظرفیت برای 
پیاده سازی دشوار بوده و سایر پیش اخطارها را می توان برای جلوگیری از مکانیسم های طبقه نرم اتخاذ نمود. در رابطه با اثرات بارهای محوری بر شکل 
 Popov .این وضعیت را بطور جزئی توصیف نماید SCWB پذیری ستون های فولادی، کمبود نتایج تحقیقاتی و آزمایشگاهی وجود دارد. تبعیت به فلسفه
و همکاران )1975( نشان دادند که رفتار سیکلی ستون های w شکل تابعی از یک بار اعمال شده در نسبت بار تسلیم  )P/Py( و مقدار تغییرمکان نسبی 
بین طبقه ای است. در آن آزمایشات، برای نمونه های مهاربندی شده، به جهت پیشگیری از کمانش موضعی حول محور ضعیف شان، گسیختگی ناگهانی 
به واسطه کمانش موضعی فزآینده و تنزل مقاومت )زمانیکه P/Py از 0.5 تجاوز نمود( مشاهده گردید. حد از پیش ذکر شده 0.03Py )0.04Py در سایر 
آئین نامه ها( بطور تاریخی به این مجموعه از آزمایشات گره خورده است. کفایت حدود آئین نامه ای موجود توسط Schneider و دیگران )1992( مورد 
چالش قرار گرفته است؛ این نتایج نشان داد که قاب های ساختمانی فولادی مقاوم خمشی طراحی شده با توجه به فلسفه WCSB از تنزل سریع مقاومت 
و سختی، زمانیکه ستون ها در معرض بارهای محوری تقریباً برابر با 0.25P/Py بودند، لطمه می برد. فراتر از نگرانی های فوق، بارهای محوری بزرگ روی 
ستون شکل پذیر نیز می تواند به کوتاه شوندگی ستون هنگام تشکیل مفصل پلاستیک منتهی شود که می تواند به جهات بسیاری بویژه )اگر بطور غیر 
یکسان در ستون های مختلف ایجاد شود( مشکل ساز باشد. MacRae و دیگران (1990) ستون های تحت اثر فشار محوری ثابت P و تغییرمکان افقی 
سیکلی معکوس برای مقادیر P/Py برابر 0،0.3،0.4،0.6،0.7،0.8 آزمایش کردند. با وجود آنکه کوتاه شوندگی ستون بیش از %7 از طول آنها برای نسبت 
های بزرگتر بدست آمد، این امر تابعی از دوران های تجمعی پلاستیک بوده و کوتاه شوندگی به واسطه تهییج زلزله واقعی، کمتر از %1 طول ستون بود 
)ManRae و دیگران 2009(. ستون های در معرض تغییرشکل های پلاستیک می بایست مقاطع فشرده بوده و با توجه به الزامات طراحی پلاستیک بطور 

0 باشد. 086. r E Fy y جانبی مهارشده باشند. این امر نیازمند آنست که مهاربندی در هر موقعیت Northridge و فاصله بندی ماکزیمم بادبند

4 .1 چشمه اتصال

پاسخ مطلوب لرزه ای یک قاب مقاوم خمشی شکل پذیر، بستگی به عملکرد مکفی اتصالات تیر به ستون آن دارد. برای قاب های ساختمانی چند طبقه، 
که  انتظار می رود تیرهای متصل به ستون ، گشتاور پلاستیک خودشان را تشکیل دهند، طراح باید از گسیختگی های نامطلوب در اتصال تیر به ستون 
جلوگیری به عمل آورد. در سازه های فولادی، انجام این کار نیاز به تدابیری برای ممانعت از انحراف بال ستون، تسلیم و لهیدگی جان و گسیختگی چشمه 
اتصال دارد. این بخش عمدتاً روی رفتار و طراحی چشمه اتصال های شکل پذیر تمرکز دارد، ولی ابتداً محتوایی مرتبط با مود های اول و دوم گسیختگی 

دارند.
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1 .4 .1 پیشگیری از لهیدگی/تسلیم جان ستون و انحراف بال

افزودن ورق های پیوستگی )به مفهوم متصل کردن بال های تیر در سراسر جان ستون( بطور موثری می تواند از لهیدگی/تسلیم جان ستون و انحراف بال 
پیشگیری نماید. مثال هایی از ورق های پیوستگی در شکل 3-1 نشان داده شده اند. زمانیکه تیرها به لنگر پلاستیک خودشان در سطح ستون می رسند 
)شکل الف 4-1)، بال های تیر، نیروهای موضعی بزرگی را به ستون ها اعمال می کنند )شکل ب 4-1(. بال تیر در کشش، بال ستون را می کشد. در غیاب 
ورق های پیوستگی، )و اگر در هر صورتی غیرمهار شده باشد( بال ستون تحت آن عمل کششی با خیزهای بزرگتر در بال های ستون ها با سختی کم و 
ضخامت کوچک خمیده می شود )شکل ج 4-1(. با این حال، بال ستون برای خیز، آزاد نیست، زیرا قاب بندی بال تیر در آن در صفحه خود صلب است 
)شکل د 4-1(. از آنجا که تغییر شکل های المان های متصل باید سازگار باشند، تمرکز تنش در بال تیر که در آن بال ستون )از این رو نزدیک جان ستون( 
سخت ترین است )اشکال 4-1(. در برخی آزمایشات اتصالات بدون ورق های پیوستگی، ترک خوردگی موضعی در جوش بال تیر در خط مرکزی ستون 
آغاز شده و سریعاً در سراسر کل عرض بال و ضخامت انتشار یافت. برای جلوگیری از این نوع گسیختگی، اکثر آئین نامه های لرزه ای نیاز به افزودن ورق 

های پیوستگی به نیروی مورد انتظار بال تیر از مقاومت ضریب دار بال ΦRn تجاوز کند دارد که در آن:

Rn = 6.25t2
cfFyf

)FEMA( شکل 3-1: المان های اساسی قاب مقاوم خمشی شکل پذیر

)1-3(
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شکل 4-1: توزیع تنش در بال تیر جوشی در سطح ستون در غیاب ورق های پیوستگی ستون)سخت کننده ها(. )از مجله 
تحقیقات فولاد ساختمانی جلد 8 برای مثال، Popov، انعطاف پذیری چشمه اتصال در درزهای خمشی لرزه ای1987(

که در آن tcf ضخامت بال ستون، Fyf مقاومت تسلیم اسمی بال ستون و Ф برابر 0.9 است. این معادله بر اساس تحلیل خط تسلیم توسط Graham و 
 Af 1.8 گرفته شود )که در آنAyFy مشخص گردانده که ماکزیمم نیروی بال تیر مورد انتظار، برابر (AISC 1992) دیگران می باشد. توجه داریم که
سطح بال تیر متصل شده و Fy مقاومت اسمی تیر است(. این مقدار لنگر تیر سخت شده کرنشی را حدود %30 بزرگتر از لنگر پلاستیک اسمی مفروض 
داشته و در نظر می گیرد که جان تیر پیچی در انتقال لنگر موثر نمی باشد. بنابراین، اگر فقط بال های تیر، بطور موثری بتواند لنگر ماکزیمم تیر را در 
 Z عمق تیر است( تقریباً برابر %70 مدول پلاستیک تیر و d که در آن )≈Afd)  Zf اتصال منتقل نماید، )و با فرض اینکه مدول پلاستیک فقط بال ها

نیروی ماکزیمم مورد انتظار تیر می شود:

سایر آئین نامه ها )برای مثال CSA 2009( به نتیجه ای مشابه، به صورتی که مقاومت بال ستون کاهش یافته در کاربرد لرزه ای برای استفاده از ضریب 
بزرگنمائی 1.8 برای نیروهای بال تیر در معادله )4-1( می رسد. نظرات در مورد موثر بودن معادلات بالا در طول زمان بطور قابل توجهی تغییر نموده اند. 
متناسب با زلزله )Northridge، AISC 1992( پیشنهاد نمود که طراحان از ورق های پیوستگی )حتی زمانیکه الزام فوق ارضاء گردید( استفاده نمایند، 
 AISC .زیرا ورق های پیوستگی تقریباً در تمامی آزمایشات سیکلی استفاده شده بودند )پیش از 1994( که رفتار مطلوب شکل پذیر را بنمایش گذاشتند
Design Guide 9 زمانیکه بعد از زلزله SAC1995b( Northrdge( منتشر گردید، نیز استفاده از ورق های پیوستگی در تمامی اتصالات قاب خمشی 
شکل پذیر، به منظور پیشگیری از تمرکز )تنش نمایش داده شده در شکل 1.4 در ناحیه جوش شده کاملًا تحت تنش( پیشنهاد دادند. آزمایشات محدودی 
بوسیله Ricles و دیگران )2000( به نتایج مشابهی منتهی گردید، که نشان داد که با وجود آنکه اتصالات دارای ورق های پیوستگی عملکرد بهتر لرزه ای 
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غیرالاستیک در مقایسه با موارد بدون چنین ورق هایی هنوز دوران های پلاستیک مناسب ایجاد نمودند، بشرط آنکه بال ستون های سنگین الزام بالا را 
ارضاء نموده و tcf ≥ bcf/6 ، )که در آن bcf عرض بال ستون می باشد(. با توجه به آن، AISC 341 الزام می داردکه ورق های پیوستگی با ضخامت حداقل 
برابر یا ضخیم تر از 2 بال ستون متصل کننده به یک ستون، در اتصالات 2 لبه )یا برابر با نصف ضخامت تیر در اتصال یک لبه یا یک طرفه( فراهم شود، 

جز زمانیکه:

که در آن Ryb و Ryc نسبت های تنش تسلیم مورد انتظار به تنش تسلیم حداقل مشخصه تیر و ستون قاب بندی شده در هر اتصال تحت ملاحظه )یا 
جز زمانیکه با نتایج آزمایش تائید صلاحیت یا الزامات جایگزین برای اتصالات از قبل تائید شده بوسیله مشخصات فنی 2010a( AISC 358( بحث شده 
در بخش های بعدی( می باشد. توجه داریم که معادله )5-1( بوسیله مساوی قرار دادن و بازچینش معادلات )3-1( و )4-1( و جایگذاری مقاومت های 
تسلیم مورد انتظار در عوض حداقل مقاومت های مشخصه بدست می آید. زمانیکه بال تیر فشار روی بال ستون اعمال می کند، از تسلیم جان ستون باید 

جلوگیری شود، )همانگونه که طبیعتاً در کاربردهای غیر لرزه ای می رود( با استفاده از معادلات رایج برای مقاومت تکیه گاهی داریم:

Br = (5k+N) tcwFyw = (5k+tbf)tcwFyw

 tcw و tbf مقاوت تسلیم جان ستون و Fyw ،طول تکیه گاهی نیروی اعمل شده N ،فاصله از سطح خارجی ستون تا پاشنه جان پشت بند K که در آن
ضخامت های بال تیر و جان ستون می باشند. مقاومت در برابر لهیدگی جان باید کنترل شود:

که در آن Br مقاومت تکیه گاهی است. مجدداً تغییرات این معادلات و الزامات اضافی برای اتصالات خاص AISC 358 از پیش تائید شده، تشریح شده می 
باشند. توجه داریم که آئین نامه های طراحی نیاز به لحاظ نمودن سخت شوندگی کرنشی در بال تیر در فشار ندارند، زیرا لهیدگی جان یک مود گسیختگی 
ترد نیست. زمانیکه مقاومت در برابر افزایش لهیدگی جان یا تسلیم جان لازم هستند، مرتباً ورق های دوبله بجای ورق های پیوستگی استفاده می شوند.
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2 .4 .1  نیروها در ناحیه چشمه اتصال

چشمه اتصال تیر به ستون بخش مستطیلی جان ستون احاطه شده بوسیله بال های ستون )مرزهای چپ و راست قائم( و ورق های پیوستگی )مرزهای 
افقی بالا و پائین( می باشند. نوعاً، چشمه اتصال بطور همزمان تحت اثر نیروهای محوری، برش ها و لنگرها از ستون ها و تیرها مطابق شکل 5-1 است. 
با برقراری تعادل روی نمودار جسم آزاد شکل 5-1 و مثبت گرفتن نیروهای موثر نشان داده شده روی سطح پانل، برش افقی موثر در چشمه اتصال می 

تواند بشرح زیر حساب شود:

شکل 5-1: لنگرها، نیروهای برشی و نیروهای محوری موثر بر چشمه اتصال یک قاب مقاوم 
خمشی شکل پذیر تحت اثر بارگذاری جانبی
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که در آن db1 و db2 عمق تیرهای 1 و 2 و 0.95db1 و 0.95db2 تقریب هایی برای بازوی لنگر نیروهای بال تیر ناشی از لنگرهای اعمال شده )مطابق شکل 
1.5 هستند(. Vc برش زیرمونتاژ متعادل کننده داده شده بشرح زیر است:

که در آن h میانگین ارتفاع طبقات بالا و پائین اتصال، Li طول کل دهانه تیر i اندازه گیری شده بصورت مرکز به مرکز ستون هایی که به آنها متصل می 
شود و Lbi طول آزاد دهانه تیر i برابر فاصله از سطح به سطح ستون ها می باشد )به مفهوم کم کردن نصف عرض ستون در هر انتهای تیر( مطابق شکل 
1-1 می باشد. زمانیکه نیروهای عضو از تحلیل کامپیوتری در دسترس هستند، طراح می تواند تخمینی از Vc با میانگین گیری برش های ستون در لبه 

های چشمه اتصال بدست آورد:

این تخمین معمولاً به دلیل اینکه مقادیر کوچکتری از Vc و بنابراین مقادیر بالاتری از Vw می دهد، محافظه کارانه تر است. معادلات فوق نشان                    
می دهند که شرایط بارگذاری بحرانی برای چشمه اتصال زمانی رخ می دهد که این تحت اثر لنگرهای بزرگ نامتعادل از تیرهای قاب بندی شده به ستون 
ها باشد. نیروهای برشی بزرگتر در چشمه های اتصال ستون های میانی شرکت کننده در یک قاب مکانیسم فروپاشی قاب نوسانی )از نوع نشان داده شده 
در شکل الف 10-1( زمانیکه تیرها روی تمامی لبه های چنین چشمه اتصالی به لنگر پلاستیک خودشان برسند. در حقیقت، برش چشمه اتصال در آن 
مورد بطور شایانی بزرگتر از برش در ستون ها و تیرهای مجاور بوده و امکان تسلیم چشمه اتصال را باید در نظر گرفته شود. اگر معادله )8-1( در معادله 
)7-1( جای گذاری شود، می توان نشان داد که برش چشمه اتصال VW تنها به لنگرهای تیر M1 و M2 بستگی خواهد داشت. به عبارت دیگر، مقدار لنگر 
نامتعادل ΔM=M1+M2 ، تقاضای نیرو روی چشمه اتصال را کنترل می کند. فلسفه های مختلف که باید با توجه به مقدار ΔM برای طراحی لحاظ 
شوند متناسب با زلزله Northridge توسعه یافته اند. Tsai 1990b و Popov سه مورد از چنین فلسفه هایی را گزارش نمودند: چشمه های اتصال قوی، 
 SEAOC( چشمه های اتصال با مقاومت متوسط، و چشمه های اتصال با مقاومت حداقل. برای چشمه های اتصال قوی، با تبعیت از اصول طراحی ظرفیت
ΔM=Mpv1+Mp2= ∑Mp )1980 برای طراحی چشمه های اتصال مقاومت متوسط ΔM=∑Mp که در آن Mg لنگر به علت بارهای ثقلی است. با فرض 
اینکه این لنگر %20 از Mp باشد، الزام طراحی ΔM=∑0.8Mp  می شود )Popov 1987, Popov 1989(. برای طراحی چشمه اتصال حداقل مقاومت، 
از منظر طراحی تنش مجاز Mg+1.85Me)<∑0.8Mp(∑  که در آن Me لنگر خمشی بدست آمده زمانیکه بارهای مشخصه زلزله بتنهائی اثر می کنند 
و 0.85 ضریب انتخاب شده برای کاهش بیشتر نیروی طراحی در چشمه اتصال و ارتقاء اتلاف انرژی بیشتر بوسیله تسلیم چشمه اتصال می باشد. در 
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رابطه با زلزله Northridge، مطالعات اندکی پیامدهای این روش های طراحی متعدد را حسب سطوح نسبی تغییرشکل پلاستیک در چشمه های اتصال 
تیر و ستون بررسی نموده اند )Popov و دیگران Tsai 1990b ،1989 و Tsai ،Popov و دیگران 1995(. این تحقیقات تقاضاهای بزرگتر غیرالاستیک 
چشمه اتصال و تغییرمکان نسبی بین طبقه ای بزرگتر در قاب های طراحی شده طبق روش چشمه اتصال با حداقل مقاومت را خاطر نشان کرد.کاهش 
دلخواه تقاضاها برای ایجاد چشمه های اتصال ضعیف تر که روشی است که بواسطه در محدود کردن تقاضاها و ظرفیت ها، فقدان شفافیت  و کارآزموده 
بودن لازمه است. فلسفه چشمه اتصال قوی به تناسب 1988، در ایالات متحده باضافه مقاومت برشی چشمه اتصال برابر 0.55FyAw استفاده شد )که در 
آن A سطح جان ستون است( )SEAOC 1980(. روش ها مقاومت متوسط و حداقل، به طور غیر مستقیم به این امر می انجامد که چشمه های اتصال 
ضعیف تری که زودتر تسلیم شده و به تناسب درصد بزرگتری از انرژی هیسترتیک کل را تلف می نماید ، بوجود بیایند. علیرغم عدم وجود مبنای نظری 
دقیق، 2 روش آخر بوسیله آئین نامه ها و راهنماهای بسیاری در ایالات متحده )برای مثال، AISC 1992 ،SEAOC 1988( بعد از سال 1988 انتخاب 
شدند تا در رابطه با معادله مقاومت برشی چشمه اتصال تشریح شده در بخش 1.4.5 استفاده شوند.پس از زلزله Northidge در پی تغییرات پیاپی در 
الزامات آئین نامه )Lee و دیگران 2005( AISC 341 و AISC 358 الزام دارد که برش در چشمه اتصال لنگرهای موثر در سطح ستون، )تعیین شده 
از تصویر لنگر پلاستیک مورد انتظار ایجاد شده در تیر( با در نظر گرفتن سخت شوندگی کرنش مفصل پلاستیک و بطور سازگار با نمودارهای جسم آزاد 

تعیین شوند. در آن مورد، مقاومت چشمه اتصال، بطور مستقلی به عنوان تابعی از رفتار مطلوب نهائی ارزیابی می شود.

3 .4 .1 رفتار چشمه های اتصال

 Huang و Fielding )1978 و دیگران )1971، 1975 و Krawinkler مطالعه رفتار غیرالاستیک چشمه اتصال در سال 1970 آغاز شده و شامل کارهای
)1971(، Fieldind و Chen )1973( و Becker )1975( می باشد. آزمایشات نمونه های با مقیاس بزرگ بطور شفافی چیرگی انحراف برش ها روی 
رفتار چشمه اتصال را آشکار نمود. Krawinkler و دیگران )1971( بطور بصری این پدیده را با استفاده از تکنیک های نورسنجی مطابق شکل های ج و 
د 6-1 در کرنش های برشی بزرگ برای نمونه های نشان داده شده در شکل های الف 6-1 تا ب 6-1 بدست آوردند. این آزمایشات همچنین نشان دادند 
که چشمه های اتصال، )زمانیکه بدقت برای ممانعت از تسلیم و لهیدگی جان ستون دیتیل بندی شدند( علاوه بر انحراف بال ستون، می توانند در برش تا 

تغییرشکل های غیرالاستیک بزرگ، مشخصه های اتلاف انرژی هیسترتیک عالی را نشان دهند.
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 W200x36 مقطع A ستون در نمونه .B نمونه )b( ؛A جزئیات نمونه )a( :شکل 6-1: نتایج آزمایشات تغییرشکل چشمه اتصال
در واحدهای آمریکایی( و   W14x68( W360x101 با بال های نورد شده برای شبیه سازی )W8x24 در واحد آمریکایی( 
ستون در نمونه B یک مقطع W200x100 )در واحد آمریکاییW8x67( برای شبیه سازی W360x339 )W14x228 در واحد 
آمریکایی(؛ )c( الگوی تغییرشکل چشمه اتصال نمونه A؛ )d( الگوی تغییرشکل در چشمه اتصال نمونه B؛ )e( نمودار ΔM در 

برابر γp برای نمونه A؛ )f( نمودار ΔM در برابر γp برای نمونه B؛ )g( اثرات انحرافات پیاپی چشمه اتصال
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A-2 LP 9 نمونه
ادامه شکل 1-6:

نتایج معمول از آزمایش غیرالاستیک سیکلی در شکل های 6e-1 و 6f-1 ارائه شده که بر حسب لنگر نامتعادل تیر ΔM=M1+M2 در برابر انحراف برشی 
میانگین چشمه اتصال بیان شده است )γp کرنش های برشی یا تغییرشکل های برشی نیز در متن خوانده می شود(. 

8.03"

C 10
.0

4"

0

0

1 in

0.1 in
مقیاس شبکه

مقیاس تغییر شکل
δh

c = 2.185 in
δv

c = 0.080 in
θr = 0.0121 rad
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B-2 LP 12 نمونه
ادامه شکل 1-6:

سنجش این حلقه های هیسترتیک نشان می دهد که چشمه های اتصال، مقاومت ذخیره قابل ملاحظه ای ورای تسلیم اول با یک شیب تند سخت 
شوندگی کرنشی را نمایش می دهند. این مورد از وضعیت های پیچیده تنش که درون چشمه های اتصال )زمانیکه تنش های برشی بطور فزآینده های 
افزایش می یابند( ناشی می شود. نوعاً، در میانه پانل سازگار با نظریه الاستیک ،تسلیم آغاز شده و تقریباً به حالت شعاعی روی کل چشمه اتصال )زمانیکه 

لنگر نامتعادل بیشتر افزایش می یابد( گسترش می یابد.

13
.7
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A-1 نمونه
ادامه شکل 1-6:

در نتیجه، انحراف تنش در مرکز پانل از همه جا بیشتر و در گوشه ها از همه کمتر است. به محض آنکه جان بطور کامل تسلیم می شود، سختی چشمه 
اتصال به حالت پیچیده ای به نسبت شکل پانل dc/db طبق شکل 5-1 و سختی المان های احاطه کننده آن، نظیر بال های ستون و جان های تیرهای 
متصل کننده وابسته است. این عوامل باضافه سخت شوندگی کرنشی جان در برش، سختی پس از تسلیم قابل ملاحظه )مشاهده شده در آزمایشات( را 
تولید می نمایند )اشکال 6e-1 تا 6f-1 را مشاهده فرمایید(. بار محوری ستون نیز بر روی رفتار چشمه اتصال تاثیر دارد. در حضور تنش محوری، وقوع 
تسلیم برشی در چشمه اتصال، با توجه به معیار تسلیم فون میزس تسریع می گردد. به علاوه، آزمایشات نشان داده اند که مقاومت برشی نهائی پانل بطور 
اساسی تحت تاثیر بارهای محوری ستون نیست؛ مشاهده گردیده، زمانیکه پانل در برش تسلیم شد ، بال های ستون مقاومت بار محوری را فراهم نمودند. 
این بازتوزیع، زمانیکه بال های ستون در طول تسلیم چشمه اتصال الاستیک باقی می مانند، میسر می باشد. نهایتاً، در کرنش های برشی بزرگ، بال های 
ستون در عوض وضعیت نیروی محوری و خمش ترکیبی، ظرفیت خمشی کامل پلاستیک خودشان ایجاد می کنند. زمانیکه این امر رخ می دهد، با تولید 
کرنش های بزرگ یا نزدیک جان های متصل کننده بال های تیر به ستون و احتمالاً شکست اتصال، احتمالاً پیچ و تاب های بزرگ در بال های ستون 

رخ خواهد داد. 
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ادامه شکل 1-6:
به این دلیل، محققین پیشنهاد نموده اند که انحراف ماکزیمم برشی در چشمه اتصال γmax باید به چهار برابر انحراف تسلیم برشی γy محدود شود 

)Krawinkler و دیگران 1971(.

A-1 نمونه
ادامه شکل 1-6:
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4 .4 .1 مدلسازی رفتار چشمه اتصال

فرمول نویسی یک مدل ساده که رفتارهای پیچیده تشریح شده در بالا را بدست می دهد، اغفال کننده می باشد. سختی الاستیک و آستانه تسلیم نسبتاً 
ساده ای بوده، )ولی مدلسازی سختی پس از تسلیم که مشاهده گردید( بطور قابل ملاحظه ای از نمونه ای به نمونه دیگر تغییر می نماید، دشوار می باشد. 
Krawinkler و دیگران 1971 مدل ساده ای که برای ایجاد امکان شمول آن در برنامه های کامپیوتری عملی به قیمت فدا کردن دقت در مدلسازی 
شرایط مرزی واقعی را پیشنهاد نمودند. مدل پیشنهادی ارائه شده در شکل الف 7-1، از یک جان ستون پلاستیک کاملًا الاستیک احاطه شده توسط 4 
لبه صلب متصل شده با فنرهایی در گوشه ها می باشد. این فنرها اثر بال های ستون بر روی رفتار چشمه اتصال را بدست آورده و از سایر رفتارها چشم 

پوشی می نمایند. در طیف الاستیک، سختی چشمه اتصال تقریباً برابر:

است که در آن G مدول برشی، E مدول الاستیسیته و Icf لنگر اینرسی یک بال ستون تک، tcw ضخامت جان ستون و تمامی بقیه عبارات قبلًا تعریف 
شده اند. با تشخیص اینکه بال نوعاً در %10 از سختی الاستیک کلی مشارکت می کند، طراح می تواند از عبارت دوم در مخرج کسر چشم پوشی کرده 

که به عبارت مشابه زیر برای سختی الاستیک منتهی می گردد:

مرزهای صلب
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)db )in عمیق تر

شکل 7-1: رفتار چشمه اتصال: )a( مدل ریاضی؛ )b( مثالی از مقاومت نهائی طبق مدل کراوینکلر Vu در مقایسه با مقاومت 
تسلیم فون میزس Vy؛ )c( برش چشمه اتصال آزمایشگاهی در برابر نظری)بیان شده برحسب ΔM( برای نمونه A؛ )d( برش 
چشمه اتصال آزمایشگاهی در برابر نظری)بیان شده برحسب ΔM( برای نمونه B )مدل کراوینکلر به عنوان مدل 3 روی آن 
شکل شناسائی می شود(.)قسمتهای a تا d از مجله مهندسی، سه ماهه سوم 1978،” برش در اتصالات تیر-ستون در طراحی 

.)AISC لرزه ای قاب های فولادی از کراوینکلر، با مجوز از
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δp اعوجاج پانل
av)rad(

A نمونه
ادامه شکل 1-7:

در طیف پس تسلیم، سختی برشی چشمه اتصال صفر گرفته وی شود، که نتیجتاً سختی فنر بشرح زیر می باشد:

که در آن θ دوران متمرکز فنر، و bc و tcf عرض و ضخامت بال ستون می باشند. این تعریف Ks را نمی توان از طریق استفاده از مدل های ساده اثبات 
نمود. Krawinkler و دیگران (1971) گزارش می دهند که تحلیل های اجزاء محدود برای تعیین دوران بال ستون در هر گوشه مربوط به این مدل 

استفاده شده اند. 
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