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ABSTRACT: The linked column steel frame (LCF) system is a new load resistant system; that by 
using replaceable ductile links, it can provide the desired structural behavior. The optimal performance 
of this system can be achieved by controlling the displacements and the sequence of yielding fuses 
in the structure. The direct displacement-based design (DDBD) method is one of the most powerful 
performance-based design methods that can control the behav-ior of a structure. This study aims to 
investigate the performance of LCF systems designed by the DDBD method. For this purpose, 8 sample 
structures with 3, 6, 9, and 12 stories and with different configurations, were designed with the DDBD 
method; and then their behavior was investigated by nonlinear static analysis. The results showed that 
in the design base shear calculated with the DDBD method, nearly most of the links of the studied 
structures were yielded; while all the beams of the modified moment frame remained elastic. This result 
shows the ability of the DDBD method to design LCF systems with controlled behavior. The results of 
the overstrength review of the studied structures also indicated that the overstrength of LCF systems 
designed with the DDBD method depends on the height and configuration. The average value of this 
coefficient was evaluated as 1.23. Also, the average inher-ent overstrength coefficient of the structural 
samples was calculated as 0.48. This result indicates the ability of the LCF systems designed by the 
DDBD method to achieve their desired failure mechanism.
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1- Introduction
The linked column frame (LCF) system is a new lat-eral-

gravity load resisting system introduced by Dusicka and 
Iwai [1]. In this system, damage to the structure during a 
seismic event is limited to specific members (i.e. replaceable 
link beams). Limiting damage to these members leads to 
preventing or reducing damage to the main members of 
the structure at all seismic hazard levels. Most research and 
design methods developed for this system are force-based 
design methods [2-4]. Force-based design methods, while 
simple, cannot de-scribe the actual (nonlinear) behavior of 
the structure and guarantee the realization of the structure 
perfor-mance objectives. However, performance-based 
design methods are the best procedures for the seismic 
design of structures. Various methods for performance-
based design have been proposed in the literature, in which 
the direct displacement-based design (DDBD) method is 
one of the best methods [5] proposed by Priestley et al. [6]. 
In 2020, the direct displacement-based design method by 
Tazarv [7] was developed for the design of LCF structural 
systems; which allows the design of LCF systems for 
different performance levels as well as ac-curate monitoring 
and control of their behavior. The purpose of this study 
is to investigate the achievement of the intended design 

goals in the linked column frame systems designed by the 
direct displacement-based method. For this purpose, a total 
number of 8 prototype structures with 3-, 6-, 9-, and 12-story 
and different configurations are designed with this method 
and eval-uated using nonlinear static analysis. Numerical 
model-ing and analysis of the examined frame samples 
were performed by OpenSees software [8]. In the modeling 
process, the nonlinear behavior of beams, link beams, and 
connections was carefully modeled and their be-havior was 
calibrated with some experimental results.

2- Methodology
To validate the proposed design method, a regular floor 

plan of a building with dimensions of 25×25 me-ters is used. 
The considered buildings consist of two groups with equal 
plan dimensions. The first group is denoted by “nS-1LC” 
that in each LCF frame, there is only one LC bay, and the 
second group is denoted by “nS-2LC” in which there are 
two LC bays. Parameter n stands for the number of stories. 
The studied structures are of 3-, 6-, 9-, and 12-story LCFs 
with the height of the stories equal to 3.5 m. The acceleration 
and dis-placement spectrums of the Iran standard IS-2800 
[9] have been used to design the prototype structures; and 
based on this code, the buildings are assumed to be lo-cated 
in a high seismicity zone on the soil type II. 
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Using the proposed design method, all 8 samples of the 
studied structures were designed. The design results are 
summarized in Table 1.

3- Results and Discussion 
3- 1- General behavior of sample frames

To investigate the behavior and overstrength of LCF 
systems designed by the DDBD method, a series of sample 
frames were designed and their behavior was investigated 
using nonlinear static analysis. For exam-ple, Figs. 1(a) and 
1(b) show the capacity curve of the 9-story frames. In this 
research, the design and evalua-tion of the LCF systems have 
been done for the RR performance level. At this performance 
level, the opti-mal behavior of this system is achieved by 
not yielding the MMF system fuses (i.e., beams). As shown 
in Fig. 1, in all frame specimens, at the base shear of the 
DDBD design, most of the link beams are yielded and all the 

modified moment frame beams are in their elastic re-gion. 
This indicates the high accuracy of the proposed DDBD of 
LCF systems in providing the base shear cor-responding to 
the nonlinear behavior (yielding of most link beams) and 
controlled (no yielding in modified moment frame beams) 
of the 

3- 2- Overstrength of sample frames
In this research, the ratio of the performance shear 

base of the structure (the base shear corresponding to 
the achievement of the first story to the design drift) to 
the design base shear calculated by the DDBD method is 
considered as the overstrength factor of a structure. The 
calculated values of the overstrength factor for the sample 
structures are shown in Fig. 2. As shown in Fig. 2, in the 
LCF structures designed with the DDBD meth-od, there 
is some overstrength compared to the design base shear; 
the main reason for this can be attributed to the executive 

Fig. 1. The capacity curve of 9-story structures: (a) Struc-ture sample 9S-1LC; (b) Structure sample 9S-2LC.

Table 1. DDBD results summary for the case study LCFs
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issues, strain hardening of materials, and overstrength of 
the link beams. According to Fig. 2, it can be concluded 
that the overstrength factor of the LCF systems designed 
by DDBD is a function of height, structure configuration, 
and performance considera-tions assumed in the design 
process, and its average value is equal to 1.23.

4- Conclusion
In this study, the behavior of LCF systems designed by the 

DDBD method was investigated. The main find-ings of this 
study are as follows:

1- The results of the parametric study and the inter-pretation 
of the sample capacity curve of the structures showed that in 
all frame samples, in the design base shear predicted by the 
DDBD method, most of the link beams are yielded, while all 
beams of the modified moment frame remain in their elastic 
range. This be-havior, which is completely in line with the 
concepts of the DDBD method, is clear proof of the success 
of this method in providing design forces corresponding to 
the nonlinear and controlled behavior of the LCF systems.

2- In the sample structures studied in this study, nearly 
most of the links of the studied structures were yielded. 
This will increase energy dissipation and pro-vide a uniform 
distribution of damage along the height of the structure.

3- Based on the studies performed on the over-strength 

of LCF systems, it was shown that the real overstrength of 
LCF systems designed by the DDBD method depends on the 
height, structure configuration, and executive issues. Its value 
in this study ranged be-tween 1.03 to 1.57 and an average of 
1.23.
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بررسی عملکرد سیستم های قاب با ستون پیوند شده )LCF( طراحی شده به روش مستقیم 
مبتنی بر تغییرمکان

جواد‌تذرو،‌امین‌محب‌خواه*

دانشکده‌مهندسی‌عمران‌و‌معماری،‌دانشگاه‌ملایر،‌ملایر،‌ایران.‌

خلاصه: سیستم‌قاب‌فولادی‌با‌ستون‌پیوند‌شده‌)LCF(‌یک‌سیستم‌باربر‌جدید‌است؛‌که‌با‌بهره‌گیری‌از‌تیرهای‌پیوند‌شکلپذیر‌
دارای‌رفتار‌سازهای‌مطلوب‌در‌سطوح‌عملکردی‌مختلف‌می‌باشد.‌روش‌طراحی‌مستقیم‌براساس‌تغییرمکان‌)DDBD(‌یکی‌از‌
روشهای‌توانمند‌طراحی‌سازهها‌براساس‌عملکرد‌است‌که‌توانایی‌کنترل‌رفتار‌سازه‌را‌دارد.‌هدف‌از‌این‌مطالعه،‌بررسی‌عملکرد‌
سیستم‌های‌قاب‌با‌ستون‌پیوند‌شده‌طراحی‌شده‌به‌روش‌مستقیم‌مبتنی‌بر‌تغییرمکان‌است.‌برای‌این‌منظور،‌در‌مجموع‌‌۸نمونه‌
قاب‌‌۹‌،۶‌،۳و‌‌۱۲طبقه‌با‌پیکربندی‌مختلف،‌با‌روش‌مستقیم‌مبتنی‌بر‌تغییرمکان‌طراحی‌شده‌‌و‌سپس‌رفتار‌آنها‌به‌وسیله‌تحلیل‌
استاتیکی‌غیرخطی‌)بار‌افزون(‌مورد‌بررسی‌قرار‌گرفت.‌نتایج‌به‌دست‌آمده‌نشان‌داد‌که‌به‌ازای‌برش‌پایه‌طراحی‌محاسبه‌شده‌در‌
روش‌DDBD،‌تقریباً‌اکثر‌تیرهای‌پیوند‌سازههای‌مورد‌بررسی‌تسلیم‌شدند؛‌در‌حالی‌که‌تمام‌تیرهای‌قاب‌خمشی‌تعدیل‌یافته‌
بصورت‌الاستیک‌باقی‌ماندند.‌این‌امر‌بیانگر‌توانایی‌روش‌‌DDBDدر‌کنترل‌رفتار‌سیستم‌های‌‌LCFاست.‌نتایج‌بررسی‌اضافه‌
مقاومت‌سازه‌های‌مورد‌بررسی‌نیز‌حاکی‌از‌این‌است‌که‌اضافه‌مقاومت‌سیستم‌های‌‌LCFطراحی‌شده‌بر‌مبنای‌تغییرمکان،‌وابسته‌
به‌ارتفاع،‌پیکربندی‌و‌ملاحظات‌اجرایی‌بوده‌و‌مقدار‌متوسط‌این‌ضریب‌‌۱/۲۳بدست‌آمد.‌همچنین‌در‌طی‌بررسی‌های‌صورت‌گرفته،‌
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مقدمه-  
فیوزها1 در سیستم های باربر جانبی، اعضایی از سازه هستند؛ که با رفتار 
غیرخطی خود انرژی وارده به سازه را مستهلک می کنند. این اعضاء )فیوز(، 
پس از رویداد لرزه ای دچار آسیب و تغییرشکل های ماندگار می شوند؛ و برای 
استفاده مجدد از سازه نیاز به تعویض آن ها است. در سیستم های باربر جانبی 
رایج مانند سیستم های قاب خمشی یا قاب مهاربندی، تعمیر و بازگشت سازه 
این  پیوستگی  دیده،  آسیب  اعضای  زیاد  تعداد  دلیل  به  رسانی،  خدمت  به 
اعضا با پیکره اصلی سازه و نقش آن ها در تحمل بارهای ثقلی، فرآیندی پر 
هزینه، زمان بر و در برخی مواقع غیر قابل انجام خواهد بود. از این رو، در چند 
دهه اخیر سیستم های سازه ای مختلفی پیشنهاد شده است؛ تا پس از رویداد 
لرزه ای به راحتی تعمیر شده و سازه به سرویس دهی بازگردد. سیستم قاب 
مهاربندی کمانش تاب ]1[، سیستم پانل برشی ]2[ و سیستم قاب با ستون 

1  Fuse

پیوند شدهLCF( 2( ]3[، نمونه هایی از این سیستم ها هستند.
سیستم قاب فولادی با ستون پیوند شده یک سیستم باربر جانبی-ثقلی 
جدید است؛ که در سال 2007 توسط دوسیکا و ایوایی ]3[، ارائه شد. در این 
سیستم، آسیب های وارده به سازه در طی رویداد لرزه ای محدود به اعضایی 
تیرهای  از  سیستم،  این  در  می باشد.  تعویض3(  قابل  پیوند  )تیرهای  خاص 
کننده  استهلاک  اصلی  منبع  و  فیوز  اعضای  عنوان  به  تعویض  قابل  پیوند 
انرژی وارده به سازه استفاده می شود. بطوری که، محدود شدن خسارات به 
این اعضا، منجر به جلوگیری یا کاهش آسیب در اعضای اصلی سازه در تمام 
سطوح خطر لرزه ای می شود. محدود کردن خسارات به تیرهای پیوند قابل 
دارای  و ساختمان های  تعمیرات شده  هزینه  و  زمان  باعث کاهش  تعویض 
باز  خدمت رسانی  به  سرعت  به  لرزه ای  رویداد  از  بعد  سازه ای،  سیستم  این 

می گردند. 

2  Linked column frame system
3  Replaceable link beam
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ملکوتیان و همکاران در سال 2013 ]4[ به ارائه یک روش جدید طراحی 
برای سیستم های LCF و در سال 201۶ ]5[ به تعیین پارامترهای لرزه ای 
این سیستم نظیر ضریب رفتار )R(، ضریب اضافه مقاومت )oΩ( و ضریب 
بزرگ نمایی )Cd( پرداختند. روش طراحی توسعه داده شده توسط ملکوتیان 
اضافی  گام  آن یک  در  که  نیرو می باشد؛  بر  مبتنی  و همکاران یک روش 
جهت کنترل و اطمینان از عدم تشکیل مفاصل پلاستیک در تیرهای قاب 
LC گنجانده شده است. در سال  پیوند سیستم  تیرهای  از  قبل   MMF1

مدل سازی  و  آزمایشگاهی  نتایج  از  استفاده  با   ]۶[ همکاران  و  لوپز   2014
هیبریدی به بررسی رفتار سیستم های LCF پرداختند. نتایج این پژوهش 
حاکی از حصول رفتار مورد انتظار سازه های مورد مطالعه در تمام سطوح خطر 
لرزه ای می باشند. همچنین دستورالعمل هایی نیز جهت طراحی این سیستم 
شامل کنترل تغییرمکان ها، جزئیات اتصالات و مباحث اجرایی توسط لوپز ]7[ 
ارائه شده است. علاوه بر موارد فوق برای نخستین بار، شعیبی و همکاران 
در سال 2017 ]8[ یک روش طراحی بر اساس عملکرد )طراحی پلاستیک 
مبتنی بر عملکرد( برای سیستم های LCF توسعه دادند. مطالعات پارامتری 
روش  موفقیت  نشان  دهنده   ]9[ همکاران  و  شعیبی  توسط  گرفته  صورت 
طراحی پیشنهادی در ارضاء سطوح عملکردی سازه های طرح شده است. در 
ادامه تحقیقات در مورد سیستم قاب با ستون پیوند شده، جابری و اصغری در 
سال 2020 ]10[ با تغییر در پیکره اصلی این سیستم به منظور بهبود رفتار 
تعویض  قابل  غیر  اعضای  در  پلاستیک  مفصل  تشکیل  عدم  از  )اطمینان 
)تیرهای سیستم MMF(( و کاهش میزان فولاد مصرفی، سیستم جدیدی 
را تحت عنوان قاب ساختمانی ساده با ستون پیوند شده )LCS( ارائه کردند. 
علاوه بر این در سال 2020 ازدین و همکاران ]11[ به بررسی کاربرد سیستم 
LC2در مقاوم سازی قاب های خمشی بتنی پرداختند. در این پژوهش رفتار 

سیستم های قاب خمشی بتنی مقاوم سازی شده با سیستم LC با طول های 
گرفته  قرار  بررسی  مورد  خمشی(  و  میانه  برشی،  )رفتار  پیوند  تیر  متفاوت 
است؛ که بر اساس نتایج، قاب های با تیر پیوند کوتاه )با رفتار برشی( بهترین 
از طریق عدم تشکیل مفاصل پلاستیک در  را  انرژی  عملکرد و استهلاک 

سیستم قاب خمشی داشته اند.
اغلب پژوهش ها و روش های طراحی توسعه داده شده برای این سیستم، 
روش های مبتنی بر نیرو می باشند ]4، 5 و ۶[. بدیهی است، با توجه به ماهیت 
و ازدیاد فرضیات ساده کننده روش های مبتنی بر نیرو، این روش ها نمی توانند 
توصیف دقیقی از رفتار حقیقی )غیرخطی( سازه  داشته و تضمین کننده تحقق 

1  Modified moment frame
2  Linked column

روش های  مقابل،  در  باشند.  شده  طراحی  سازه های  در  عملکردی  اهداف 
طراحی براساس عملکرد3 به دلیل توصیف دقیق پاسخ های غیرخطی سازه 
نظیر تغییرشکل ها، رفتار هیسترتیک و میزان خسارت حقیقی وارده به سازه، 
بهترین راهکار برای طراحی لرزه ای سازه ها می باشند. در واقع، یکی از عوامل 
مهم و تأثیرگذار در رفتار مناسب سازه ها در طی بارگذاری، توجه به ظرفیت 
بر خلاف روش های سنتی طراحی  انرژی سازه می باشد.  حقیقی استهلاک 
براساس نیرو که در آن ها توجهی به این موضوع نمی شود، اساس روش های 
طراحی براساس عملکرد، استفاده مستقیم از شکل پذیری و ظرفیت استهلاک 
انرژی حقیقی سازه ها جهت محاسبه و ارائه نیروهای طراحی است. از آنجا که 
اهداف عملکردی سیستم قاب با ستون پیوند شده به شدت تابع تغییرمکان ها 
نیرو  بر  مبتنی  طراحی  روش های  می باشد،  سازه  در  فیوزها  تسلیم  توالی  و 
نمی توانند عملکرد مورد نظر این سیستم سازه ای را تضمین کنند؛ و لاجرم 

باید از روش های طراحی براساس عملکرد استفاده نمود. 
براساس  سازه ها  طراحی  برای  مختلفی  روش های  اخیر  دهه  چند  در 
عملکرد پیشنهاد شده است؛ که روش طراحی مستقیم براساس تغییرمکان 
بهترین  از  یکی   ،]12[ و همکاران  پریستلی  توسط  ارائه شده   )DDBD4(
روش ها برای طراحی سازه ها براساس عملکرد است ]13[. این روش با تمرکز 
و استفاده از مشخصات غیرخطی سازه نظیر سختی، دوره تناوب، شکل پذیری 
و میرایی، با دقت خوبی قادر به کنترل پاسخ های نهایی سازه است. در دو 
دهه اخیر، روش طراحی مستقیم براساس تغییرمکان برای اغلب سیستم های 
سازه ای نظیر سیستم های قاب خمشی ]14[، قاب مهاربندی شده هم محور 
]15[ قاب مهاربندی شده برون محور ]1۶[، سیستم های سازه ای دوگانه ]17 
و 1[ توسعه داده شده است؛ که نتایج همگی آن ها مبین موفقیت این روش 
طراحی در ارضای سطوح عملکردی مورد انتظار است. اخیرا" روش طراحی 
مستقیم مبتنی بر تغییرمکان توسط تذرو ]18[ برای طراحی سیستم سازه ای  
LCFکه یک سیستم دوگانه با توالی تشکیل فیوزهای دو مرحله ای است 

LCFبرای  امکان طراحی سیستم های  این روش،  است.  داده شده  توسعه 
سطوح عملکردی مختلف و همچنین بررسی و کنترل دقیق رفتار آن ها را 
فراهم می کند. هدف از این مطالعه بررسی میزان حصول اهداف طراحی در 
سیستم های قاب با ستون پیوند شده طراحی شده با روش مستقیم مبتنی بر 
از آنجا که رفتار مطلوب سیستم های LCF به شدت  تغییرمکان می باشد. 
تابع توالی مفروض تسلیم فیوز ها در سازه می باشد، لذا اهمیت بررسی مکانیزم 
و رفتار این سیستم دو چندان می شود. برای این منظور در این مطالعه در 

3  Performance based design
4  Direct Displacement-Based Design
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روش  با  مختلف  پیکربندی  با  طبقه   12 و   9  ،۶  ،3 قاب  نمونه   8 مجموع 
غیرخطی  استاتیکی  تحلیل  تحت  آن ها  رفتار  و سپس  شده   طراحی  مذکور 
مورد بررسی قرار گرفته است. مدل سازی عددی نمونه قاب های مورد بررسی 
مدل سازی  روند  در  است.  شده  انجام   ]19[  OpenSees نرم افزار  توسط 
نمونه قاب های مورد مطالعه، سعی شده است رفتار تمامی اعضای قاب ها به 
دقت مدل سازی گردد؛ تا مدل های ساخته شده به خوبی توصیف کننده رفتار 
تیرها،  غیرخطی  رفتار  منظور  این  برای  باشند.  سازه ای  سیستم  این  واقعی 
تیرهای پیوند و اتصالات سازه به دقت مدل سازی شده و رفتار آن ها با نتایج 

آزمایشگاهی معتبر کالیبره شده است.  

سیستم قاب فولادی با ستون پیوند شده-  
سیستم قاب با ستون پیوند شده )LCF( متشکل از دو سیستم ستون 
پیوند شده )LC( و قاب خمشی تعدیل یافته )MMF( می باشد؛ که در کنار 
یکدیگر سیستم سازه ای یکپارچه و دوگانه را تشکیل می دهند )شکل 1-الف(. 
در این سیستم، مؤلفه اصلی مقاومت در برابر بارهای جانبی، سیستم ستون 
از طریق  به موازات یکدیگر که  از دو ستون قوی  پیوند شده می باشد؛ که 
پیوند قابل تعویض شکل پذیر به یکدیگر متصل می شوند، تشکیل  تیرهای 
می گردد. سیستم سازه ای ثانویه، سیستم قاب خمشی تعدیل یافته می باشد؛ 
که دارای تیرهایی با اتصالات کاملًا صلب در یک طرف و اتصالات مفصلی 
 )Drift( در طرف دیگر است. این رویکرد باعث افزایش تغییرمکان نسبی
قابل  پیوند  تیرهای  می شود .  رایج  خمشی  قاب های  به  نسبت  قاب،  تسلیم 

به  وارده  انرژی  خود،  و شکل پذیر  غیرخطی  رفتار  با   LC سیستم  تعویض 
سازه را جذب و مستهلک کرده و از این طریق از به وجود آمدن آسیب در 
سایر اعضاء به ویژه در سیستم قاب خمشی تعدیل یافته جلوگیری می کنند. 

همان طور که در شکل 1-ب نشان داده شده است، سه هدف عملکردی 
استفاده ی  قابلیت   )1 است:  تعریف  قابل   LCF ایده آل سیستم  رفتار  برای 
در   MMF و   LC سیستم  اعضای  تمام  عملکرد  سطح  این  در  بی وقفه، 
الاستیک  ناحیه  در  در 50 سال  درصد  وقوع 50  احتمال  با  لرزه های  زمین 
هستند )ناحیه IO(؛ 2( ایمنی جانی، در این سطح عملکرد در زلزله های با 
احتمال وقوع 10 درصد در 50 سال فقط تیرهای پیوند سیستم LC وارد فاز 
غیرخطی شده و بقیه اعضای سازه )سیستم MMF( دارای رفتار الاستیک 
هستند )ناحیه RR( و 3( آستانه ی فروریزش، در این سطح عملکرد علاوه 
در  نیز  یافته  تعدیل  خمشی  قاب  تیرهای   ،LC سیستم  پیوند  تیرهای  بر 
زلزله های با سطح خطر 2 درصد در 50 سال وارد ناحیه غیرخطی می شوند 
سازه ای،  سیستم  این  رفتاری  تئوری  با  بیشتر  آشنایی  جهت   .)CP )ناحیه 
می توان به مراجع ]3 و 18[ مراجعه نمود. شایان ذکر است که در این مطالعه، 
طراحی و ارزیابی رفتار نمونه قاب های مورد بررسی در سطح عملکرد " ایمنی 

جانی" مدنظر است.

  -)DDBD( کلیات روش طراحی مستقیم براساس تغییرمکان
روش  اساس  است،  شده  داده  نشان  2-الف  شکل  در  که  همان طور 
به  پیچیده  و  غیرخطی  رفتار  با  آزادی  درجه  چند  سازه  تبدیل   DDBD

 

 
 )ب( )الف(

 ایلرزه خطر سطوح در LCF سیستم عملکردی اهداف( ب ،LCF سیستم هندسه( الف ؛(LCF) شده پیوند ستون با قاب سیستم: 1 شکل
Fig. 1. Linked column frame system: (a) Geometry of LCF system; (b) Performance objectives of LCF system 
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Fig. 1. Linked column frame system: (a) Geometry of LCF system; (b) Performance objectives of LCF system
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مؤثر  دارای سختی  که  است؛  رفتار خطی  با  معادل  آزادی  درجه  سازه یک 
تغییرمکان  2-ب(.  )شکل  می باشد   )Δd( هدف  تغییرمکان  در   )Ke( سازه 
محدودیت  یا  طراح  نظر  مورد  عملکرد  سطح  به  وابسته  )طراحی(  هدف 
واقعیت  این  به  توجه  با  است.  سازه ای  غیر  و  سازه ای  اعضای  تغییرشکل 
و  رفتار  این  بود،  غیرخطی خواهد  بارگذاری  در طی  سازه حقیقی  رفتار  که 
ظرفیت اتلاف انرژی، از طریق میرایی ویسکوز معادلξeq( 1( در سازه یک 
درجه آزادی معادل در نظر گرفته می شود. میرایی ویسکوز معادل تابع سطح 
و  الاستیک  میرایی  برگیرنده  در  که  )شکل 2-ج(؛  است  سازه  شکل پذیری 
 ،)Δd( میرایی هیسترتیک سازه می باشد. با داشتن تغییرمکان طراحی معادل
و همچنین با استفاده از طیف تغییرمکان طراحی در سطح میرایی مورد نظر 

1  Equivalent viscous damping

)شکل 2-د( دور تناوب مؤثر سازه )Te( محاسبه می شود. سپس با مشخص 
شدن دوره تناوب مؤثر، سختی مؤثر سازه در تغییرمکان هدف با استفاده از 

رابطه )1( محاسبه می شود:
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که در آن me جرم مؤثر سازه می باشد. بطور کلی در این روش، برش 
پایه طراحی تابع سختی مؤثر و تغییر مکان طراحی می باشد؛ و با لحاظ اثرات 

P-Δ به صورت رابطه )2( محاسبه می گردد:

 
 )ب( )الف(

 
 )د( )ج(

 میرایی نمودار (ج مؤثر، سختی( ب معادل، آزادی درجه یک سازه( الف تغییرمکان؛ مبنای بر مستقیم طراحی روش اساسی مراحل: 2 شکل
 نظر مورد میرایی در تغییرمکان پاسخ طیف منحنی( د پذیری وشکل سطح براساس معادل

Fig. 2. The Direct DBD procedure: (a) Equivalent SDOF system; (b) Effective stiffness (Ke); (c) Equivalent 
viscosity damping versus ductility (ξeq); and (d) Design displacement spectra 
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نمودار میرایی معادل براساس سطح شکل پذیری و د( منحنی طیف پاسخ تغییرمکان در میرایی مورد نظر

Fig. 2. The Direct DBD procedure: (a) Equivalent SDOF system; (b) Effective stiffness (Ke); (c) 
Equivalent viscosity damping versus ductility (ξeq); and (d) Design displacement spectra
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که در آن Δi ، Pi و He به ترتیب وزن لرزه ای تراز i ام، تغییرمکان 

تابع  نیز   C پارامتر  می باشد.  سازه  مؤثر  ارتفاع  و  ام   i تراز  طراحی  جانبی 

شاخص پایداری سازه می باشد. برش پایه محاسبه شده از رابطه )2( با استفاده 

از رابطه )3( به صورت نیروی جانبی در ارتفاع سازه توزیع می شود:
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بالاتر  مودهای  اثرات  که  سازه هایی  در   )3( رابطه  که  است  ذکر  قابل 

تأثیرگذار است، می بایست اصلاح شود؛ که در مرجع ]18[ به طور کامل به 

آن پرداخته شده است. نیروهای توزیع شده در سازه در تحلیل و طراحی اعضا 

به کار برده می شوند. همان طور که قبلًا نیز ذکر شد، روش DDBD یکی 

امکان  و  می باشد؛  سازه  پاسخ های  کنترل  در  توانمند  طراحی  روش های  از 

طراحی سازه را برای سطوح عملکردی مختلف فراهم می سازد. این موضوع، 

در بطن روابط موجود در این روش طراحی نهفته است. در واقع مشخصات 

غیرخطی سازه مانند شکل پذیری )μ(، میرایی ویسکوز معادل )ξeq(، سختی 

مؤثر )Ke( و همان طور که در روابط )4( تا )۶( نشان داده شده، مشخصات 

مدل سازی سازه یک درجه آزادی معادل نظیر جرم مؤثر )me(، ارتفاع مؤثر 

)He( و تغییرمکان طراحی معادل )Δd(، تابع پروفیل تغییرمکان طراحی سازه 

)Δi( یا سطح عملکرد مورد نظر می باشند. پروفیل تغییرمکان طراحی، تابعی 

نظر توصیف  را در محدوده عملکرد مورد  تغییرشکل جانبی سازه  است که 

می کند. جزئیات بیشتر این روش طراحی در مرجع ]12[ بطور کامل موجود 

است.
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که در آن hi ارتفاع تراز iام است.

توسعه4روش4DDBD4برای4سیستم4قاب44فولادی4با4ستون4-4 
پیوند4شده

در بخش قبل مروری کلی بر مفاهیم روش طراحی مستقیم مبتنی بر 
تغییرمکان ارائه شد؛ که جنبه عمومی برای تمامی سیستم های سازه  ای دارد. 
در این بخش برخی از مراحل این روش طراحی که جنبه اختصاصی برای هر 
LCF اصلاح می گردد. قابل ذکر  سیستم سازه ای دارد، برای سیستم های 
است که روش طراحی مستقیم مبتنی بر تغییرمکان سیستم های LCF که 
در این بخش به آن پرداخته خواهد شد، صرفا" مروری کلی بوده و جهت 

مطالعه و آشنایی بیشتر با جزئیات آن می توان به مرجع ]18[ مراجعه نمود.

4 -1 -)LCF( تغییرمکان نسبی تسلیم سیستم قاب با ستون پیوند شده
یکی از مراحل اساسی و وجه تمایز روش DDBD استفاده از پارامتر 
شکل پذیری سازه در مراحل طراحی، به منظور محاسبه نیروها و پیش بینی 
رفتار سازه است. با توجه به مفهوم شکل پذیری، جهت محاسبه شکل پذیری 
اجتناب  آن  نهایی  و  تسلیم  تغییرشکل  حد  از  اطلاع  سازه ای،  سیستم  هر 
ناپذیر است. اهمیت محاسبه تغییرشکل تسلیم، در محاسبه نیاز شکل پذیری و 
 LC میرایی ویسکوز معادل پدیدار می شود. تغییرمکان نسبی تسلیم سیستم
مؤلفه های  تمامی  گیرنده  بر  در  که  نمود؛  )7( محاسبه  رابطه  از  را می توان 
پیوند،  تیرهای  خمشی  و  برشی  تغییرشکل  شامل  سیستم  این  تغییرشکل 
تغییرشکل برشی و خمشی ستون های طبقه، تغییرشکل محوری ستون های 

طبقه و دوران صلب طبقه می باشد:

(7)

 (1)  

 

(2)  

 

(3)  

 

 
(4)  

 
(5)  

 
(6)  

 

(7) 

 

 

 
 

(8)  

 

(9)  

2
24 e

e
e

mK
T



1

N

i i
i

b e d
e

P
V K C

H



  



1

i i
i bN

i i
i

mF V
m








2

1

1

N

i i
i

d N

i i
i

m

m






 







1

N

i i
i

e
d

m
m 








1

1

N

i i i
i

e N

i i
i

m h
H

m














3 3
, ,

, , , , , , , , 2
0

'
)1 2 ( )1 2 (

18 48
P LM P LM

y LC i yL i yC i y RC i y R i LM C
LM C

V e h V h
EI e EI h

      
 

       

3 3
, ,

, , , , , , , , 2
0

'
)1 2 ( )1 2 (

18 48
P LM P LM

y LC i yL i yC i y RC i y R i LM C
LM C

V e h V h
EI e EI h

      
 

       

1 2
1 1

1 1 ,
1 10 0

) ' ' ( ) (
2 ) 1(

j i
i i i

Ci Ci Cjk r Cjk
j k

h h hK K
e i e

 
 

 

 


 

  

2
,

6 LM
LM

V LM

EI
GA e

 

' ) (LM LTh h d d  

 



نشریه مهندسی عمران امیرکبیر، دوره 53، شماره 11، سال 1400، صفحه 4809 تا 4830

48 4

جمله اول رابطه فوق )θyL,i( مربوط به مؤلفه تغییرشکل برشی و خمشی 
تیرهای پیوند می باشد؛ که در آن e0 ،VP,LM و e به ترتیب نیروی برشی 
تسلیم تیر پیوند تراز نیم طبقه، طول مرکز به مرکز قاب LC و طول آزاد 
تیر پیوند می باشد. ILM نیز ممان اینرسی تیر پیوند تراز نیم طبقه می باشد. 
همچنین ضریب λLM مربوط به اثرات تغییرشکل های برشی عضو می باشد؛ 

که از رابطه )8( محاسبه می شود.
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که در آن G وE  به ترتیب مدول برشی و مدول الاستیسیته مصالح، 
AV,LM نیز سطح مقطع برشی تیر پیوند تراز نیم طبقه می باشد. همچنین 

و خمشی  برشی  تغییرشکل  مؤلفه  به  مربوط   )θyC,i(  )7( رابطه  دوم  جمله 
ستون ها می باشد؛ که در آن IC و h’ به ترتیب ممان اینرسی و مجموع طول 
از رابطه )9( محاسبه می شود. همچنین  آزاد ستون ها در هر طبقه است؛ و 
از  و  می باشد؛  ستون ها  برشی  تغییرشکل های  اثرات  به  مربوط   λC ضریب 

رابطه )10( قابل محاسبه است:
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که در آن dLT و dLM به ترتیب ارتفاع مقطع تیر پیوند تراز طبقه و نیم 
طبقه است. AV,C نیز سطح مقطع برشی ستون ها است. جمله سوم رابطه )7( 
)θy,RC,i( نیز مربوط به مؤلفه تغییرشکل محوری ستون های طبقه می باشد؛ 
ارتفاع تراز طبقه iام و طبقه i-1 می باشد.  که در آن hi و hi-1 به ترتیب 
نیم  ستون های  محوری  مقاومت  به  وارده  نیروی  نسبت   K’Ci1 همچنین، 
طبقه تحتانی و ε’r,Ci1، کرنش محوری مجاز، با توجه به اندرکنش نیروی 
را   ε’r,Ci1 و   K’Ci1 می باشد.  مذکور  ستون های  در  خمشی  لنگر  و  محوری 

می توان از روابط )11( تا )14( محاسبه نمود:
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تحتانی،  طبقه  نیم  ستون   به  وارده  محوری  نیروی    F’C,i1 آن  در  که 
F’r,Ci1  نیروی مجاز محوری با توجه به اثر اندرکنش لنگر خمشی و نیروی 

i سطح مقطع ستون طبقه  AC,i ،محوری در مقطع ستون نیم طبقه تحتانی
ام و MCi1 و MP,Ci نیز، به ترتیب لنگر وارده و لنگر تسلیم ستون های طبقه 
iام می باشد. در نهایت جمله چهارم رابطه )θy,R,i( )7( مربوط به مؤلفه دوران 
صلب طبقه می باشد؛ که در آن KCjk نسبت نیروی وارده به مقاومت محوری 
اندرکنش  به  توجه  با  مجاز،  محوری  کرنش   ،εr,Cjk و  طبقات  ستون های 

 εr,Cjk و KCjk .نیروی محوری و لنگر خمشی در ستون های مذکور می باشد
را می توان از روابط )15( تا )19( محاسبه نمود:
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نشریه مهندسی عمران امیرکبیر، دوره 53، شماره 11، سال 1400، صفحه 4809 تا 4830

48 5

β و α در روابط )7( تا )12( ضرایب تبدیل نیرو نام دارند؛ که با توجه به 
مشخصات مکانیکی و هندسی قاب LC محاسبه می شوند. این ضرایب در 

مرجع ]18[ بطور کامل ارائه شده است.
کمتر  مراتب  به  دارای سختی  یافته  تعدیل  خمشی  قاب  سیستم       
شده  پیوند  ستون  سیستم  به  نسبت  بیشتر  تسلیم  حد  نسبی  تغییرمکان  و 
می باشد. جهت طراحی و کنترل عملکرد سازه های LCF، اطلاع از شرایط 
تسلیم در سیستم MMF بسیار مهم می باشد. تغییرمکان نسبی تسلیم قاب 
خمشی تعدیل یافته، ناشی از عملکرد برشی و خمشی تیر ها و ستون ها نیز از 
روابط )20-الف( و )20-ب(، به ترتیب برای طبقات غیر از اول و طبقه اول 

محاسبه می شود:
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 IB ظرفیت لنگر خمشی تسلیم1 تیرهای طبقه است؛ و MyB که در آن
و IC نیز به ترتیب ممان اینرسی تیرها و ستون ها و همچنین h ،Lf ،L و 
hf نیز به ترتیب طول مرکز به مرکز قاب، طول آزاد تیرها، ارتفاع مرکز به 

مرکز و آزاد قاب هستند.

تغییرمکان نسبی طراحی طبقه  و پروفیل تغییرمکان طراحی سیستم - 2- 4
)LCF( قاب با ستون پیوند شده

هدف اصلی روش طراحی براساس تغییرمکان، طراحی سازه ها براساس 
یک سطح آسیب مشخص )تغییرمکان نسبی طراحی( می باشد؛ تا سازه های 
از  و  قبول  قابل  خسارت  مقدار  لرزه ای  رویداد  در طی  بتوانند  شده  طراحی 
ارتباط  که  طراحی  نسبی  تغییرمکان  کنند.  تجربه  را  شده  تعیین  پیش 
الزامات  دارد، می بایست  از ساختمان  انتظار  مورد  با سطح عملکرد  مستقیم 
در  بگیرد.  نظر  در  را  غیرسازه ای  و  سازه ای  اعضای  تغییرشکل  محدودیت 
سیستم قاب با ستون پیوند شده، تغییرمکان نسبی طراحی می بایست براساس 
 MMF و سیستم LC محدودیت تغییرشکل اعضای سازه ای در سیستم
جهت  اصولًا  شود.  برآورد  غیرسازه ای  اعضای  تغییرشکل  محدودیت  نیز  و 
جلوگیری از مکانیزم های غیر مطلوب در سازه و استفاده از حداکثر ظرفیت 
آن، می بایست بیشترین تغییرشکل تحمیلی به اعضای سازه، کمتر از مقدار 

1  Yield moment

مجاز آن ها باشد. بنابراین تغییرمکان نسبی طراحی یا نهایی سازه براساس 
بحرانی ترین عضو در طبقات در نظر گرفته می شود. با توجه به مطالب فوق، 
رابطه  از  را می توان  در هر طبقه   LCF نسبی طراحی سیستم  تغییرمکان 

)21( محاسبه نمود:
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iام  تراز   LC سیستم  نهایی  نسبی  تغییرمکان   θu,LC,i فوق،  رابطه  در 
 )22( رابطه  از  که  می باشد؛  سازه ای  اعضای  تغییرشکل  ظرفیت  براساس 

محاسبه می شود:
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و  ام   i تراز   LC سیستم  تسلیم  نسبی  تغییرمکان   θy,LC,i آن  در  که 
مورد  عملکرد  سطح  در  پیوند  تیرهای  مجاز  پلاستیک  دوران  نیز   γP,Link

 0/08 برابر  برشی  رفتار  با  پیوند  تیرهای  برای  آن  مقدار  که  می باشد؛  نظر 
نسبی  تغییرمکان   θu,MMF,i  )21( رابطه  در  ]20[. همچنین  می باشد  رادیان 
نهایی سیستم MMF تراز iام براساس ظرفیت تغییرشکل اعضای سازه ای 

می باشد؛ که از رابطه )23( محاسبه می شود:

(23) (23)  
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که در آن θy,MMF,i تغییرمکان نسبی تسلیم سیستم MMF تراز iام و 
γP,Beam نیز دوران پلاستیک مجاز تیرها در سطح عملکرد مورد نظر می باشد؛ 

که مقدار آن برای تیرهای با رفتار خمشی برابر 0/02 رادیان می باشد ]20[. 
تراز   LCF سیستم  نهایی  نسبی  تغییرمکان   θC,n-str,i  )21( رابطه  در 
معمولًا  می باشد.  سازه ای  غیر  اعضای  تغییرشکل  ظرفیت  براساس  iام 
به کنترل آسیب ها در ساختمان، مقادیری  با توجه  آیین نامه های ساختمانی 
براساس  و  سازه ای  غیر  اعضای  براساس  مجاز  نسبی  تغییرمکان  برای  را 
سطوح خطر لرزه ای مختلف ارائه می دهند. در این پژوهش مقدار تغییرمکان 
آیین نامه  براساس   )θC,n-str( اعضای غیر سازه ای  با  متناسب  نسبی طبقات 
FEMA 35۶ ]21[ برای مطابقت با سطح عملکرد ایمنی جانی در برابر 
زلزله های شدید که هدف استاندارد 2800 ]22[ نیز می باشد، مقدار 2 درصد 
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درنظر گرفته شده است.
می بایست  سازه،  در  طراحی  نسبی  تغییرمکان  شدن  مشخص  از  پس 
تغییرمکان  بیانگر  را که  تغییرشکل جانبی قاب  تابع، فرم  از یک  استفاده  با 
 DDBD طراحی در هر طبقه یا تراز است بیان گردد. روابط موجود در روش
به شدت وابسته به پروفیل تغییرمکان طراحی می باشد؛ و می بایست پروفیل 
تغییرشکل  بیانگر  امکان  تا حد  برای سازه  انتخاب شده  تغییرمکان طراحی 
 ،LCF سازه ای  سیستم  برای  که  باشد؛  آن  غیرخطی  رفتار  فاز  در  سازه 

می توان از رابطه )24( استفاده نمود:
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که در آن hi ارتفاع طبقه i ام و ωθ نیز ضریب کاهشی جهت لحاظ 
 LCF اثرات مود های بالاتر می باشد؛ که برای سازه های دوگانه مانند سیستم

از رابطه )25( محاسبه می شود ]23[.
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به  نیز   MOT,frame و   MOT,total و  سازه  طبقات  تعداد   N آن  در  که 
ترتیب مقادیر لنگر واژگونی کلی سازه )LCF( و لنگر واژگونی سیستم قاب 
ساختمانی )MMF( می باشد. در نهایت جهت اطمینان از عدم وقوع تسلیم 
شدگی در تیرهای قاب MMF، تغییرمکان نسبی طراحی محاسبه شده از 

رابطه )21( می بایست رابطه )2۶( را ارضا کند:

(2۶)
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میرایی ویسکوز معادل- 3- 4
انرژی و  نکته کلیدی در روش DDBD، مدل کردن ظرفیت اتلاف 
رفتار غیرخطی سیستم سازه ای واقعی در طی بارگذاری ارتعاشی با استفاده 
از میرایی ویسکوز معادل در سیستم یک درجه آزادی خطی است. میرایی 
در  رفتار هیسترتیک و شکل پذیری  نوع  از  تابعی  به عنوان  معادل  ویسکوز 
تغییرمکان طراحی سیستم سازه ای تعریف می شود. همان طور که در بخش 

 ،DDBD تناوب مؤثر سازه در روش  3 ذکر گردید، جهت محاسبه دوره 
می بایست طیف تغییرمکان الاستیک )میرایی 5 درصد( به طیف تغییرمکان 
این روش طراحی، میرایی ویسکور  تبدیل گردد. در  در سطح میرایی سازه 
الاستیک  میرایی  جمع  حاصل  که  می شود؛  محاسبه   )27( رابطه  از  معادل 

اصلاح شده و میرایی هیسترتیک سازه است.
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که در آن ξelastic  و  ξhyst به ترتیب میرایی الاستیک و میرایی هیسترتیک 
نیاز  نیز ضریب شکل پذیری   μ λ ضریب اصلاح و  سازه هستند. همچنین 
می باشد. ضریب λ در رابطه )27( توسط گرنت و همکاران ]24[ برای انواع 
به  است.  شده  کالیبر  تانژانتی  و  اولیه  حالت سختی  در  و  هیسترتیک  رفتار 
ضریب  رامبرگ-اوسگود1،  هیسترتیک  رفتاری  مدل  برای  مثال  عنوان 
تصحیح λ برای سختی اولیه و تانژانتی به ترتیب 0/0۶- و 0/۶17- می باشد. 
پریستلی و همکاران ]12[ با انجام تحلیل های تاریخچه زمانی غیرخطی بر 
روی طیف گسترده ای از سازه ها، رابطه )28( را که تابع ضریب شکل پذیری 

سازه می باشد، برای محاسبه میرایی هیسترتیک سازه پیشنهاد نمودند: 
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برای  که  است؛  سازه  هیسترتیک  رفتار  نوع  به  وابسته   C آن  در  که 
سازه های فولادی مقدار آن برابر 0/577 می باشد. 

مفهوم4اضافه4مقاومت42در4سازه-4 
ذخیره  مقاومت  مقدار  سازه،  در  مقاومت  اضافه  از  منظور  کلی  طور  به 
شده  تحمل  مقاومت  حداکثر  تا  طراحی  پایه(  )برش  مقاومت  تراز  از  شده 
توسط سازه قبل از تخریب می باشد. شایان ذکر است که در نگاه عملکردی، 
حداکثر مقاومت قابل تحمل در سازه عبارت است از حداکثر برش پایه ای که 
در آن اولین عضو یا طبقه از سازه به تغییرشکل مجاز تعیین شده در طراحی 
می رسد. از مهم ترین عواملی که می توانند منجر به بروز اضافه مقاومت در 
سازه،  در  نیروها  مجدد  توزیع  آیین نامه ای،  ضوابط  به  می توان  شوند،  سازه 

1  Ramberg-Osgood hysteresis behavior
2  Overstrength
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و  مصالح  مجدد  مصالح، سخت شدگی  مشخصه  و  واقعی  تنش  در  اختلاف 
ملاحظات اجرایی اشاره کرد. همان طور که از رابطه )29( مشاهده می شود، 
پایه تحمل شده توسط سازه به  بیانگر نسبت حداکثر برش  اضافه مقاومت 

برش پایه طراحی می باشد.
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پارامتر  شد،  ذکر  بالا  در  که  سازه  حقیقی"  مقاومت  "اضافه  بر  علاوه 
سال  در  که  دارد؛  وجود  سازه  ذاتی1"  مقاومت  "اضافه  نام  به  نیز  دیگری 
2002 توسط الناشای و موافی ]25[ معرفی شد. همان طور که از رابطه )30( 
پیداست، این پارامتر بیانگر نسبت حداکثر برش پایه تحمل شده به حداکثر 
برش پایه ارتجاعی اعمالی به سازه در زلزله طراحی می باشد. در واقع پارامتر 
در  سازه  توانایی  و  ظرفیت  میزان  با  معکوس  رابطه  ذاتی،  مقاومت  اضافه 
جذب و استهلاک انرژی وارده، در اثر رفتار غیرخطی دارد. به سخن دیگر، 
این پارامتر معیاری برای سنجش رفتار غیرخطی و ظرفیت استهلاک انرژی 
رابطه )30(، دو حالت کلی رفتار سازه ها در طی  به  با توجه  سازه می باشد. 
زلزله طراحی قابل تعریف است. در حالت اول که اضافه مقاومت ذاتی سازه 
کوچکتر از یک می باشد )Ω i < 1(، حداکثر مقاومت سازه )Vy( از نیروی 
از  سازه  به  وارده  انرژی  از  کثیری  بخش  و  بوده  کمتر   )Ve( زلزله طراحی 

طریق رفتار غیرخطی و شکل پذیر آن مستهلک می شود.
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می باشد  یک  از  بزرگتر  سازه  ذاتی  مقاومت  اضافه  که  دوم  حالت  در 
)Ωi > 1(، حداکثر مقاومت سازه از نیروی زلزله ارتجاعی بیشتر بوده و لذا 
سازه در طی زلزله طراحی رفتاری کاملًا الاستیک را از خود نشان می دهد. 
به عبارت دیگر، در این حالت، سازه هیچ گونه استهلاک انرژی در اثر رفتار 
غیرخطی در طی زلزله طراحی از خود بروز نمی دهد. النشای و موافی ]25[ 
نشان دادند که سازه های طراحی شده براساس ضوابط EC8 ]2۶[ دارای 
اضافه مقاومت ذاتی بالایی هستند. این رفتار در سیستم های دوگانه بسیار 
مشهودتر است؛ به طوری که تقریباً تمام سیستم های دوگانه )قاب خمشی 
کاملًا  رفتار  طراحی  زلزله  طی  در  شده،  بررسی  بتنی(  برشی  دیوار  و  بتنی 

1  Inherent overstrength

الاستیک داشته اند. این تحقیق دلیلی واضح بر ضعف روش های نیرویی در 
برآورد نیروهای طراحی مورد نیاز و در نظر گرفتن ظرفیت استهلاک انرژی 
سازه در ناحیه غیرخطی است. این در حالی است که در روش DDBD در 
ابتدا مقاومت طراحی سازه براساس سطح شکل پذیری و مشخصات  همان 
غیرخطی آن نظیر سختی، دوره تناوب و میرایی محاسبه می شود. قابل ذکر 
است که در پژوهش حاضر، از هر دو معیار اضافه مقاومت حقیقی و اضافه 
مقاومت ذاتی برای سنجش رفتار سیستم های دوگانه LCF طراحی شده با 

روش مستقیم مبتنی بر تغییرمکان استفاده خواهد شد.

ارزیابی4عملکرد4سازه4های4مورد4بررسی-4 
معرفی هندسه و بارگذاری نمونه سازه ها- 1- ۶

به منظور صحت سنجی و طراحی سیستم های LCF با روش طراحی 
پیشنهادی، از یک پلان ساختمان منظم با ابعاد 25 در 25 متر استفاده شده، 
پیداست،   3 شکل  از  که  همان طور  است.  شده  داده  نشان   3 شکل  در  که 
ساختمان های مورد بررسی شامل دو گروه با ابعاد پلان مساوی هستند؛ در 
گروه اول که با )ns-2LC( نام گذاری شده اند )شکل 3-الف(، در هر قاب 
LCF دو دهانه سیستم LC و در گروه دوم )ns-1LC( )شکل 3-ب(، در 

هر قاب LCF یک دهانه سیستم LC در نظر گرفته شده است. سازه های 
مورد بررسی دارای تعداد طبقات 3، ۶، 9 و 12 طبقه با ارتفاع طبقات مساوی 
 )e0( و برابر 3/5 متر و همچنین طول مرکز به مرکز سیستم ستون پیوند شده
در آن ها به ترتیب 1/25، 1/5، 2 و 2/5 متر می باشد. در مجموع 8 ساختمان 
با سیستم سازه ای LCF و با پیکربندی متفاوت مورد بررسی قرار می گیرد. 
 )LCF( در ساختمان های مورد بررسی، سیستم مقاوم در برابر بارهای جانبی
فقط در محیط پلان ساختمان در نظر گرفته شده است؛ در حالی که ستون ها 
و تیرهای داخلی پلان دارای اتصالاتی مفصلی هستند؛ و فقط در برابر بارهای 
ثقلی مقاومت می کنند. همچنین با در نظر گرفتن بارهای مرده و زنده کف 
کف  لرزه ای  وزن  سازه،  پیرامونی  دیوارهای  بار  همچنین  و  بام  و  طبقات 
طبقات و بام به ترتیب 2735 کیلونیوتن و 2300 کیلونیوتن محاسبه گردید. 
استاندارد  تغییرمکان  و  شتاب  طیف های  از  نمونه  سازه های  طراحی  جهت 
در  ساختمان ها  کد،  این  براساس  و  است؛  شده  استفاده   ]22[ ایران   2800
منطقه ای با خطر لرزه خیزی بسیار بالا )Sa=0.35(  و خاک نوع 2 قرار دارند. 
مشخصات مصالح فولادی نیز براساس مقادیر مشخصه فولاد A992 با تنش 
تسلیم 345 مگاپاسکال مورد استفاده قرار گرفته است. همچنین مقاطع مورد 
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استفاده برای تمامی تیرها و ستون ها از نوع مقاطع بال پهن1 و برای تیرهای 
تمامی  که  است  ذکر  قابل  است.  ورق2  از  ساخته شده  مقاطع  نوع  از  پیوند 
تیرهای پیوند از نوع تیر پیوند کوتاه بوده و به صورت برشی طراحی شده اند.

نتایج نهایی طراحی نمونه سازه ها- 2- ۶
مطالعه  مورد  سازه  نمونه   8 هر  پیشنهادی  طراحی  روش  از  استفاده  با 
طراحی شدند. تغییرمکان نسبی طراحی در نظر گرفته شده برای تمامی نمونه 
درصد   2 برابر  غیرسازه ای  اعضای  تغییرشکل  محدودیت  براساس  قاب ها 
انتخاب شده است؛ که این مقدار با توجه به سطح عملکرد ساختمان روابط 
ارضا می کند. همچنین محدودیت  نمونه سازه ها  تمامی  را در  و )2۶(   )21(
دوران در تیرهای پیوند و تیرهای قاب خمشی تعدیل یافته به ترتیب به 0/08 
و 0/02 رادیان محدود شده است. در ضمن، جهت توزیع منطقی تر و متناسب 

1  W-section
2  Built up section

سیستم  سازه، سهم  در   MMF و   LC سیستم های  و سختی  مقاومت  با 
MMF از برش پایه طراحی در نمونه های nS-1LC و nS-2LC به 

ترتیب 40 و 30 درصد انتخاب شده است. همچنین تمامی اعضای خارج از 
حالت  در  می شوند،  سازه  ستون های  شامل  که  پیوند(  )تیرهای  فیوز  ناحیه 
حدی و برای نیرویی نظیر 1/25 برابر مقاومت تسلیم تیرهای پیوند طراحی 
معادل  آزادی  درجه  یک  سازه  مشخصات  و  طراحی  نتایج  شده اند. خلاصه 
نمونه سازه ها در جدول 1 ارائه شده است. مشخصات مقاطع نهایی طراحی 

شده در مرجع ]18[ موجود می باشد.

مدل سازی عددی نمونه  سازه ها- 3- ۶
 OpenSees نرم افزار  از  سازه ها  نمونه  تحلیل   و  مدل سازی  جهت 
]19[ استفاده شده است. رفتار مصالح فولادی تیرهای پیوند و تیرهای قاب 
خمشی تعدیل یافته با استفاده از مدل مصالح هیسترتیک3 موجود در نرم افزار 

3  In softwar: uniaxialMaterial Hysteretic

 
 )ب( )الف(

دهانه  یک(، ب( نمونه ساختمان با nS-2LC) LC یستمالف( نمونه ساختمان با دو دهانه س ی؛مورد بررس یهاساختمان ی: پلان و نما3 شکل
 LC (nS-1LC.) یستمس

Fig. 3. Floor plan of the prototype structure and elevation view of the frames: (a) nS-2LC type; (b) nS-1LC 
type.

25 m 25 m 

25 m
 

LCF Frame 

L e0 

LCF Frame 

L L 

e 

L L L L e0 e0 

Constant 
story height 
hs = 3.5 

شکل  . پلان و نمای ساختمان های مورد بررسی؛ الف( نمونه ساختمان با دو دهانه سیستم nS-2LC، ب( نمونه 
.nS-1LC ساختمان با یک دهانه سیستم

Fig. 3. Floor plan of the prototype structure and elevation view of the frames: (a) nS-2LC 
type; (b) nS-1LC type.
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مدل سازی، و با نتایج آزمایشگاهی معتبر کالیبره شده اند. همچنین با توجه به 
اینکه انتظار رفتار هیسترتیک قابل توجه از ستون های سازه در طی بارگذاری 
 Steel021  لرزه ای نمی رود، لذا رفتار مصالح آن ها با استفاده از مدل مصالح
در نرم افزار مدل سازی می شود. روش انتخاب شده برای مدل سازی تیرهای 
پیوند با رفتار برشی، استفاده از یک المان تیر-ستون غیرخطی با پلاستیسیته 
گسترده2 در طول و دارای مقطع رشته ای3 که پاسخ های محوری و خمشی 
را پوشش می دهد، همراه با یک رفتار غیرخطی نیروی برشی-کرنش برشی 
رفتار  کالیبراسیون  است. جهت  رشته ای جمع می شود  مقطع  با  که  مستقل 
تیرهای پیوند نیز، از نتایج مطالعه آزمایشگاهی دوسیکا و ایوایی ]27[ مربوط 
این  استفاده شده است.  برشی و جزئیات اصلاح شده  رفتار  با  پیوند  تیر  به 
روش مدل سازی می تواند با دقت مناسب تمام پاسخ های محوری، خمشی و 
برشی را در تیرهای پیوند در نظر بگیرد. در شکل 4-الف نمودار هیسترتیک 
مدل سازی  و  آزمایشگاهی  نتایج  به  مربوط  پیوند  تیر  برشی-دوران  نیروی 
عددی کالیبره شده در نرم افزار OpenSees نشان داده شده است. تیرهای 
المان تیر- از یک  استفاده  با  نیز  با رفتار خمشی  یافته  قاب خمشی تعدیل 

با پلاستیسیته گسترده در طول و دارای مقطع رشته ای و  ستون غیرخطی 
نیز لحاظ اثرات خستگی مصالح مدل سازی شدند. جهت کالیبراسیون رفتار 

1  In softwar: uniaxialMaterial Steel02
2  In softwar: element nonlinearBeamColumn

In softwar: section Fiber  3

تیرهای قاب MMF نیز از نتایج مطالعه آزمایشگاهی دوسیکا و ایوایی ]27[ 
نمودار  مقایسه  که  است؛  استفاده شده  رفتار خمشی  با  پیوند  تیر  به  مربوط 
در شکل  شده  کالیبره  عددی  مدل سازی  و  آزمایشگاهی  نمونه  هیسترتیک 
4-ب نشان داده شده است. برای مدل سازی رفتار مصالح ستون های سازه 
نیز، از مدل مصالح تک محوری Steel02 با سختی بعد از تسلیم 1 درصد 

استفاده شده است. 
تمامی  تحلیل ها،  نتایج  در  دقت  حداکثر  مطالعه، جهت حصول  این  در 
آزمایشگاهی مرتبط کالیبره شدند.  نتایج  با  نیز مدل سازی و  اتصالات سازه 
برای این منظور، اتصالات صلب براساس نتایج مطالعه آزمایشگاهی سامنر 
بر اساس مطالعه  بتنی  اثرات دال  و مورای ]28[ و اتصالات مفصلی بدون 
آزمایشگاهی لیو و آستانه اصل ]29 و 30[ مدل سازی و کالیبره شدند؛ تا رفتار 
واقعی اتصالات سازه در مدل سازی و تحلیل در نظر گرفته شود. همچنین 
در  نیز   P-Δ اثرات  و  اتصال  چشمه های  صلبیت  دیافراگم،  صلبیت  اثرات 
در  ثقلی  بارهای  منظور،  این  برای  است.  شده  گرفته  نظر  در  مدل سازی 
مکان های واقعی آن ها مدل سازی می شوند؛ و بقیه بارهای ثقلی )ستون های 
معادل  ستون های  روی  بر  لرزه ای  بارهای  ترکیب  حداکثر  با  پلان(  داخلی 

P-Δ مجاور قاب اعمال می شوند.

لازم به ذکر است، همان طور که در ابتدای این بخش نیز بیان شد، در 
روند مدل سازی نمونه قاب ها، رفتار مصالح فولادی تمامی اعضای سازه به 

جدول  . مشخصات و خلاصه نتایج طراحی نمونه سازه های مورد بررسی

Table 1. DDBD results summary for the case study LCFs
 

 بررسی مورد هایسازه نمونه طراحی نتایج خلاصه و تمشخصا: 1 جدول 

Table 1. DDBD results summary for the case study LCFs 
 

 

-3S  مشخصات
1LC 3S-2LC 6S-1LC 6S-2LC 9S-1LC 9S-2LC 12S-

1LC 
12S-
2LC 

 θd )%( 0/2 0/2 0/2 0/2 8/1 8/1 9/1 9/1 یطراح ینسب رمکانییتغ
 Δd  )m( 11/0 11/0 29/0 29/0 99/0 99/0 75/0 75/0 معادل یطراح رمکانییتغ

 He  )m( 91/5 91/5 88/11 0/17 81/21 8/21 81/28 81/28 مؤثر ارتفاع
me )kN.S مؤثر جرم

2

m
 ( 92/117 92/117 11/1919 21/1915 51/1917 51/1917 1/2751 1/2751 

 MMF μ 71/0 5/0 78/0 18/0 77/0 5/0 11/0 81/0 یریپذشکل
 LC μ 1/9 9/9 19/9 55/2 1/2 52/1 02/2 11/1 یریپذکلش

 LCF EVD )%( 59/9 11/11 27/10 71/10 72/8 71/8 19/8 7/8سازه  یکل ییرایم
 Te )Sec( 711/1 71/1 11/2 11/2 11/9 85/2 55/9 51/9 مؤثرتناوب  دوره
 Vbase) kN( 5/1997 25/1885 97/2907 11/2828 1/9818 0/9992 1/1127 98/1191 یطراح هیپا برش

 کل وزن به هیپا برش نسبت
 Vbase/W 27/0 21/0 18/0 15/0 11/0 11/0 11/0 11/0 سازه
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جز ستون ها نظیر تیرها، تیرهای پیوند، اتصالات صلب و مفصلی و نیز جهت 
مدل سازی رفتار نیروی برشی-کرنش برشی مستقل در تیرهای پیوند از مدل 
 مصالح هیسترتیک چند خطی استفاده شده است. همان طور که در شکل 5 
مشاهده می شود، مدل مصالح هیسترتیک از طریق معرفی سه نقطه منحنی 
تنش-کرنش مصالح در ناحیه مثبت و منفی نمودار و همچنین چندین پارامتر 
مدل سازی رفتار غیرخطی و چرخه ای قابل تعریف است. عموماً از این مدل 
با  همراه  مواد،  نیرو-تغییرشکل  یا  تنش-کرنش  رفتار  تعریف  مصالح جهت 
لحاظ اثرات لاغرشوندگی کرنشی در بارگذاری مجدد، لاغرشوندگی تنشی در 
بارگذاری مجدد، خرابی در اثر شکل پذیری، خرابی در اثر انرژی و نیز سختی 

باربرداری افت کرده بر مبنای شکل پذیری استفاده می شود. 

نتایج و بحث- 7
به منظور بررسی رفتار و اضافه مقاومت سیستم های LCF طراحی شده 
با روش مستقیم مبتنی بر تغییرمکان، یک سری نمونه قاب طراحی و براساس 
مفاد FEMA 35۶ ]21[ تحت تحلیل استاتیکی غیرخطی بار افزون قرار 
تا ۶-د منحنی ظرفیت نمونه قاب های مورد  گرفتند. در شکل های ۶-الف 
بررسی نشان داده شده است. در این نمودارها، محور افقی نشان دهنده نسبت 
تغییرمکان جانبی بام به تراز پایه، و محور قائم نشان دهنده برش پایه سازه 

  
 )ب( )الف(

با رفتار  یوندپ تیرب(  برشی،با رفتار  یوندپ یر( تالف ؛OpenSeesشده در  یبرهکال یعدد هایمدل با] 22[ آزمایشگاهی نتایج مقایسه: 4 شکل
 . خمشی

Fig. 4. Comparison between Opensees and experimental results [27]: (a) Shear Link (S2); (b) Flexural Link 
(LB) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

شکل  . مقایسه نتایج آزمایشگاهی ]7 [ با مدل های عددی کالیبره شده در OpenSees؛ الف( تیر پیوند با رفتار برشی، ب( تیر پیوند با رفتار خمشی.

Fig. 4. Comparison between Opensees and experimental results [27]: (a) Shear Link (S2); (b) Flexural Link (LB)

 
 .]OpenSees  ]11افزار در نرم یسترتیک: مدل مصالح ه5 شکل

Fig. 5. Hysterical material model in OpenSees software [19]. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

.] 9[ OpenSees شکل  . مدل مصالح هیسترتیک در نرم افزار

Fig. 5. Hysterical material model in OpenSees software [19].
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 )الف(

 
 )ب(

 
 )ج(

 
 )د(

 1 هایسازه( د طبقه، 1 هایسازه( ج طبقه، 6 هایسازه( ب طبقه، 3 هایسازه( الف مطالعه؛ مورد هایسازه نمونه ظرفیت منحنی: 6 شکل
 .طبقه

شکل  . منحنی ظرفیت نمونه سازه های مورد مطالعه؛ الف( سازه های   طبقه، ب( سازه های   طبقه، ج( سازه های 9 طبقه، د( سازه های 9 طبقه.
Fig. 6. Capacity curves of the studied structures: (a) 3-story structures; (b) 6-story structures; (c) 9-story 

structures; (d) 9-story structures
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می باشد. همچنین خطوط خط چین نشان داده شده در این نمودارها از بالا 
به پایین به ترتیب بیانگر برش پایه عملکردی ساختمان )برش پایه متناظر 
با رسیدن اولین طبقه سازه به تغییرمکان نسبی طراحی(، برش پایه محاسبه 
شده از روش DDBD و برش پایه محاسبه شده از روش سنتی نیرویی 
و  رفتار  منظر  از  شده  حاصل  نتایج  تفسیر  به  ادامه  در  می باشند.   )FBD(

مکانیزم کلی نمونه قاب ها پرداخته خواهد شد.

رفتار کلی نمونه قاب ها- 1- 7
ایده آل  رفتار  ارزیابی  و  طراحی  در  توجه  لازم  و  مهم  مباحث  از  یکی 
سیستم های سازه ای LCF، سلسله مراتب تسلیم فیوز ها در سازه می باشد. به 
طور کلی در سیستم های LCF دو گروه فیوز سازه ای شامل "تیرهای پیوند" 
و "تیرها" وجود دارند؛ که براساس توالی تسلیم آن ها، رفتار کلی سازه تعریف 
می شود )شکل 1-ب(. در این پژوهش طراحی و ارزیابی رفتار سیستم های 
براساس شکل  که  است؛  گرفته  RR صورت  عملکرد  برای سطح   LCF

1-ب در این سطح از عملکرد، رفتار مطلوب و ایده آل این سیستم از طریق 
عدم وقوع تسلیم شدگی در فیوزهای سیستم MMF )تیرها( حاصل می شود. 
در این حین فیوزهای سیستم ستون پیوند شده )تیرهای پیوند( تسلیم شده و 
به ناحیه رفتار غیرخطی وارد می شوند. در واقع هدف اصلی طراحی مستقیم 
براساس تغییرمکان، ارائه برش پایه طراحی براساس رفتار غیرخطی کنترل 
شده یا عملکرد مورد انتظار از سازه می باشد. همان طور که انتظار می رفت و 
در شکل های ۶-الف تا ۶-د پیداست، در تمامی نمونه قاب ها، در برش پایه 
پیوند تسلیم شده و  اکثر تیرهای   ،DDBD از روش  طراحی حاصل شده 
تمامی تیرهای قاب خمشی تعدیل یافته نیز در ناحیه الاستیک می باشند. در 
 LCF برای سیستم های DDBD واقع مبنای محاسبه برش پایه در روش
حاصل  غیرخطی  ناحیه  به  پیوند  تیرهای  ورود  از  که  سازه  رفتار شکل پذیر 
می شود، است. این اصل در طراحی، به وضوح از نتایج تحلیل ها قابل مشاهده 
می باشد. این موضوع بیانگر دقت بالای روش طراحی مستقیم سیستم های 
LCF در ارائه برش پایه متناظر با رفتار غیرخطی )تسلیم شدن اکثر تیرهای 

پیوند( و کنترل شده )عدم وقوع تسلیم شدگی در تیرهای قاب خمشی تعدیل 
یافته( سازه است. شایان ذکر است که عملکرد این سیستم سازه ای قبلا" در 
مرجع ]18[ از طریق تحلیل های دینامیکی تاریخچه زمانی غیرخطی مورد 
ارزیابی قرار گرفته است؛ که نتایج آن مبین موفقیت سیستم های LCF طرح 
شده با روش مستقیم مبتنی بر تغییرمکان در ارضاء سطوح عملکردی مورد 

انتظار می باشد.

پایه  برش  سازه ها،  نمونه  تمام  در  که  است  مشهود  کاملًا   ۶ شکل   از 
نتایج مطالعه  براساس  رفتار 8 که  با ضریب  نیرویی  از روش   محاسبه شده 
از  پایه محاسبه شده  با برش  قابل توجهی  ملکوتیان ]5[ می باشد، اختلاف 
پایه طراحی در  فرآیند محاسبه برش  بطور کلی در  دارد.   DDBD روش 
روش نیرویی، توصیف رفتار غیرخطی و شکل پذیری سازه با استفاده از پارامتر 
ضریب رفتار )R( صورت می گیرد. این پارامتر که برای هر سیستم سازه ای 
مقدار ثابتی دارد، براساس شواهد و روش های آماری محاسبه شده است؛ و 
لذا روش های نیرویی قادر به ارائه نیرو های طراحی با توجه به ماهیت حقیقی 
هر سازه )مشخصات مکانیکی و هندسی اعضا، مشخصات مکانیکی مصالح، 
ارائه  هندسه سازه و غیره( نخواهند بود. در واقع هدف اصلی این روش ها، 
برش پایه تقریبی متناظر با حد رفتار ارتجاعی سازه )تشکیل اولین مفصل 
پلاستیک در سازه(، بدون توجه به عملکرد حقیقی سازه در ناحیه غیرخطی 
می باشد. این در حالی است که در روش های طراحی براساس عملکرد، به 
دلیل توانایی و دقت بالا در برآورد رفتار حقیقی هر سازه، برش پایه طراحی 
متناظر با رفتار واقعی و غیرخطی سازه ارائه می شود. بطور کلی ممکن است 
در برخی موارد، مقاومت طراحی بدست آمده از روش های عملکردی بیشتر 
با روش های  نیرویی شود؛ ولی عمدتاً سازه های طراحی شده  از روش های 
از خود  را  پیش  بینی شده ای  و  مناسب تر  رفتار  بارگذاری  عملکردی در طی 
نشان خواهند داد. با توجه به مباحث مطرح شده می توان دریافت که اختلاف 
نیرویی و روش های عملکردی  از روش های  پایه محاسبه شده  میان برش 
امری بدیهی است )جهت درک بهتر این موضوع به مراجع ]31 و 12[ مراجعه 

کنید(. 
همان طور که در شکل های ۶-الف تا ۶-د مشاهده می شود، تعدادی از 
 DDBD تیرهای پیوند طبقات فوقانی در نمونه سازه ها در برش پایه طراحی
تسلیم نشده و دارای رفتار الاستیک هستند. به طور کلی در سیستم LC به 
علت نیروهای توسعه یافته در تیرهای پیوند و همچنین کوچک بودن بازوی 
کوپل مقاوم )e0( در برابر لنگرهای واژگونی، نیروهای محوری بسیار شدیدی 
سازه ای  سیستم های  سایر  در  که  موضوع  این  می یابد.  توسعه  ستون ها  در 
دوران صلب طبقات  مؤلفه  که  باعث می شود  نیست،  قابل ملاحظه  چندان 
قاب LC در تغییرمکان نسبی تسلیم طبقه )θy,R,i( نسبت به سایر مؤلفه های 
تغییرشکل بسیار بیشتر باشد )جهت مشاهده جزئیات طراحی نمونه سازه ها به 
مرجع ]18[ مراجعه کنید(. این رفتار در سازه های LCF بلند مشهود تر است 
)شکل های ۶-ج و ۶-د(؛ و باعث تأخیر در زمان تسلیم سیستم LC، حتی 
بعد از تغییرمکان نسبی طراحی )θd,i( می شود؛ که در نتیجه باعث کاهش 
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بلند می گردد )شکل 7(. شایان ذکر است   LCF شکل پذیری سیستم های 
که این رفتار در سیستم های LCF بدیهی بوده و به علت اثرات قابل توجه 
تسلیم  در  تأخیر  واقع  در  است.   LC قاب  ستون های  محوری  تغییرشکل 
زیرا  نیست؛  کننده  نگران  چندان  بلند،   LCF سیستم های  پیوند  تیرهای 
همین رفتار باعث افزایش ظرفیت تغییرشکل این سازه ها شده و همان طور 
که در شکل 8 نشان داده شده است، موجب کاهش سختی و مقاومت مورد 
نمونه  منحنی ظرفیت  از  که  حال همان طور  این  با  سازه می شود.  در  نیاز 
سازه ها مشاهده می شود، بیشتر تیرهای پیوند در سازه های مورد بررسی، در 
برش پایه متناظر با عملکرد سازه تسلیم شده و در نتیجه باعث افزایش قابل 
توجه استهلاک انرژی در سازه و همچنین توزیع یکنواخت خسارت در ارتفاع 

سازه شده اند. این رفتار در سازه های نمونه nS-2LC مشهودتر است. 
     علاوه بر موارد فوق، از منحنی ظرفیت تمامی نمونه قاب ها مشاهده 
می شود که این منحنی برخلاف رفتار ایده آل شده سیستم های LCF )شکل 
1-ب( بعد از تسلیم تیرهای قاب MMF روند صعودی داشته و همراه با 
پیوند در  تیرهای  رفتار، عملکرد  این  اصلی  افزایش مقاومت می باشد. علت 
سازه می باشد. همان طور که قبلًا ذکر شد، در روند مدل سازی تیرهای پیوند 
با جزئیات  از تیرهای پیوند متصل به ستون  در مدل عددی نمونه سازه ها، 
پیداست،  استفاده گردید. همان طور که در شکل 4-الف  اصلاح شده ]27[ 
این تیرهای پیوند قادر به تحمل دوران های محلی زیاد )0/1 رادیان( همراه 
با تبدیل دوران محلی  بنابراین  افزایش قابل توجه در مقاومت می باشند.  با 

تیرهای پیوند به دوران کلی قاب )رابطه )22(( می توان نتیجه گرفت که این 
تیرهای پیوند قادر خواهند بود تا در تغییرمکان های نسبی فراتر از حد طراحی 
)بعضاً تا 5 برابر( رفتاری پایدار با افزایش مقاومت داشته باشند. با توجه به 
این موضوع می توان نتیجه گرفت که علت افزایش مقاومت و صعودی بودن 
منحنی ظرفیت نمونه قاب ها بعد از تسلیم تیرهای قاب MMF رفتار پایدار 
قابل ذکر است که  LC است.  پیوند سیستم  تیرهای  و مقاومت فزآینده ی 
این رفتار باعث ایجاد یک حاشیه اطمینان مناسب در سیستم های LCF در 
تغییرمکان های فراتر از حد طراحی می شود؛ که یکی از مزایای این سیستم 

به شمار می آید.

اضافه مقاومت نمونه قاب ها- 2- 7
هدف اصلی طراحی مستقیم براساس تغییرمکان سازه ها ارائه برش پایه 
)به  می باشد  سازه  نظر  مورد  عملکرد  با سطح  متناظر  نیاز  مورد  مقاومت  یا 
روابط )1( تا )۶( نگاه کنید(. بنابراین می توان نتیجه گرفت که در حالت کاملًا 
برش  همان   DDBD روش  از  شده  حاصل  پایه  برش  تئوری،  و  ایده آل 
پایه متناظر با عملکرد سازه بوده و بحث در مورد اضافه مقاومت قاب های 
طراحی شده با این روش بی معناست؛ ولی عوامل متعددی وجود دارند که 
محاسبه  5(. جهت  )بخش  خواهند شد  سازه  در  مقاومت  اضافه  بروز  باعث 
در  قبول  قابل  خسارت  میزان  تعریف  به  نیاز  ساختمان  عملکرد  پایه  برش 
سازه می باشد. در روش طراحی مستقیم براساس تغییرمکان، طراحی سازه ها 

 
 

 
 طراحی تغییرمکان در هاسازه نمونه پذیریشکل مقادیر: 2 شکل

  Fig. 7. Ductility values of the studied structures at design displacement      
 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

شکل 7. مقادیر شکل پذیری نمونه سازه ها در تغییرمکان طراحی

Fig. 7. Ductility values of the studied structures at design displacement    
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صورت  طراحی(  نسبی  )تغییرمکان  مشخص  آسیب  سطح  یک  براساس 
می گیرد؛ که با توجه به این موضوع، تخریب یا حد نهایی تغییرشکل سازه 
در این روش همان تغییرمکان نسبی طراحی طبقات سازه تعریف می گردد. 
در این پژوهش، طراحی سازه ها براساس محدودیت تغییرشکل اعضای غیر 
سازه ای )تغییرمکان نسبی 2 درصد در طبقات( انجام شده است؛ که در تمامی 
نمونه قاب ها و در مراحل تحلیل ها، مبنای محاسبه برش پایه عملکردی سازه 

رسیدن تغییرمکان نسبی اولین طبقه به این مقدار می باشد.
با رجوع به بخش 5 و همان طور که از نتایج تحلیل ها مشخص است، 
در سازه های LCF طراحی شده با روش DDBD مقداری اضافه مقاومت 
نسبت به برش پایه طراحی حاصل می گردد. این نکته لازم به ذکر است که 
در روند طراحی تمام نمونه سازه ها سعی شده است در ضمن رعایت اصول و 
قواعد طراحی، ملاحظات اجرایی نیز در نظر گرفته شود. در واقع همین امر 
از عوامل مهم بروز اضافه مقاومت در نمونه سازه ها می باشد. هرچند  یکی 
مقاومت  اضافه  بروز  باعث  روش طراحی  این  در  اجرایی  رعایت ملاحظات 
اندکی در سازه می گردد، ولی این واقعیت وجود دارد که ملاحظات اجرایی 
جزئی از یک طراحی اصولی می باشد. با این حال از منحنی ظرفیت نمونه 
قاب های ns-1LC که در آن ها از یک دهانه ستون پیوند شده در هر قاب 
LCF استفاده شده است، مشاهده می شود که با افزایش تعداد طبقات سازه، 

اضافه مقاومت قاب ها از 1/24 برای سازه سه طبقه به 1/03 برای سازه 12 
طبقه روندی کاهشی دارد. علت این رفتار را می توان کمرنگ شدن اثرات 

ملاحظات اجرایی در سازه های بلند دانست؛ که در آن ها رفتار کلی قاب ها 
به فرضیات طراحی و مفهوم روش DDBD نزدیک تر شده است. ذکر این 
ستون  مقطع  یک  از  طبقه  سازه های سه  طراحی  در  که  است  الزامی  نکته 
برای تمامی طبقات استفاده شده است؛ در حالی که برای سایر سازه ها در 
استفاده  اعضا  بندی  تیپ  جهت  ستون  مقطع  یک  از  سازه  از  طبقه  دو  هر 
شده است. برخلاف نمونه سازه های nS-1LC، در نمونه سازه های با دو 
دهانه ستون پیوند شده )nS-2LC(، با افزایش ارتفاع سازه، ثبات نسبی 
در اضافه مقاومت قاب ها مشاهده می شود. در واقع در سازه های با دو دهانه 
سیستم LC، به علت سختی بالا و تغییرشکل جانبی و خطی پایدارتر، رفتار 
نگاه  از   .))24( )رابطه  است  شده  نزدیک تر  طراحی  فرضیات  به  سازه  کلی 
دیگر، برخلاف نمونه سازه های با یک دهانه سیستم LC که طبقه بحرانی 
سازه با اختلاف مشهود نسبت به سایر طبقات به تغییرمکان نسبی طراحی 
می رسد، در نمونه سازه های با دو دهانه سیستم LC مشاهده شد که معمولًا 
چندین طبقه سازه به طور همزمان یا با اختلاف اندک به تغییرمکان نسبی 
بروز  باعث   nS-2LC گروه  سازه های  نمونه  رفتار  این  می رسند.  طراحی 
بیان شده تاکنون، در  با ثبات تری می شود. مباحث  اضافه مقاومت بیشتر و 

شکل 9 به وضوح قابل مشاهده می باشد.
نتیجه گرفت که اضافه مقاومت  با توجه به موارد مطرح شده می توان 
به  تغییرمکان  بر  مبتنی  مستقیم  با روش  LCF طراحی شده  سیستم های 
اجرایی در نظر گرفته شده  پیکربندی سازه و ملاحظات  ارتفاع،  تابع  شدت 

 
 هاسازه نمونه در ایلرزه وزن به پایه برش نسبت: 8 شکل

Fig. 8. Ratio of base shear to seismic weight in the sample structures 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

شکل 8. نسبت برش پایه به وزن لرزه ای در نمونه سازه ها

Fig. 8. Ratio of base shear to seismic weight in the sample structures
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تا 1/03 متغیر باشد. شایان ذکر  از مقدار 1/57  در طراحی بوده و می تواند 
ارتفاع،  این وابستگی اضافه مقاومت در سازه به عواملی همچون  است که 
بارگذاری  طی  سازه  هر  رفتار  بدیهیات  از  اجرایی،  ملاحظات  و  پیکربندی 
می باشد؛ اما در روش های سنتی طراحی براساس نیرو، این مقدار برای هر 
سیستم سازه ای مقداری ثابت در نظر گرفته می شود. با توجه به بررسی های 
مقاومت  اضافه  میانگین  طور  به  می توان  تحلیل ها  نتایج  و  گرفته  صورت 
را  تغییرمکان  بر  مبتنی  مستقیم  روش  با  شده  طراحی   LCF سیستم های 
1/23 گزارش کرد. همچنین ذکر این نکته لازم است که در این پژوهش 
تیرهای پیوند سیستم LCF از نوع تیر پیوند با رفتار برشی در نظر گرفته 
شده است؛ و پیش بینی می شود که در سازه های با تیرهای پیوند میانه و بلند، 
اضافه مقاومت قاب ها کاهش قابل ملاحظه ای داشته باشد؛ که بررسی دقیق 

آن می تواند زمینه تحقیقات آینده باشد. 
نمونه  برای  شده  محاسبه  ذاتی  مقاومت  اضافه  ضرایب   10 شکل  در 
سازه های مورد بررسی نشان داده شده است. همان طور که مشخص است، 
از یک بوده، و میانگین  اضافه مقاومت ذاتی تمامی نمونه سازه ها کوچکتر 
آن ها برابر 0/48 می باشد. همچنین در شکل 11 میزان جذب و استهلاک 
انرژی نمونه سازه ها در محدوده رفتار غیرخطی بر حسب درصد نشان داده 
محدوده  در  سازه  انرژی  استهلاک  میزان  که  است  ذکر  شایان  است.  شده 

اضافه مقاومت ذاتی سازه و حد 1 محاسبه  بین  تفاضل  از  رفتار غیرخطی، 
نیروی  از  میانگین 52 درصد  به طور  است،  می شود. همان طور که مشهود 
زلزله وارده به سازه ها در اثر رفتار غیرخطی و فعال شدن فیوز ها مستهلک 
شده است؛ که مقدار قابل توجهی می باشد. علت این افزایش استهلاک انرژی 
در محدوده غیرخطی را می توان در رفتار سیستم های LCF یافت. در واقع 
پیوند(  )تیرهای  این سیستم  LC، فیوزهای  به علت سختی بالای سیستم 
در مراحل ابتدایی بارگذاری تسلیم شده و با رفتار غیرخطی و شکل پذیر خود 
کمک شایانی به دفع نیروی وارده به سازه در تمام مدت بارگذاری می کنند. 
از مقادیر اضافه مقاومت ذاتی به دست آمده در نمونه سازه های مورد بررسی، 
مستقیم  روش  با  شده  طراحی   LCF سازه های  که  گرفت  نتیجه  می توان 
مبتنی بر تغییرمکان در طی رویداد لرزه ای رفتار بسیار مطلوب و پیش بینی 
شده ای داشته و به خوبی قادر به دفع و استهلاک انرژی وارده به سازه با رفتار 

غیرخطی و شکل پذیر خود هستند. 
در پایان لازم به ذکر است، به علت ماهیت رفتار دینامیکی و تأثیر قابل 
ملاحضه اثرات مودهای بالاتر در رفتار سازه های بلند مرتبه، می بایست رفتار 
دقیق این قبیل سازه ها )مانند قاب های 9 و 12 طبقه تحقیق حاضر( از طریق 
روش های تحلیل دینامیکی یا شبه دینامیکی )تحلیل پوش آور مودال( مورد 

بررسی قرار گیرد.

 

 
 بررسی مورد هایقاب نمونه حقیقی مقاومت اضافه ضرایب: 1 شکل

Fig. 9. Overstrength of the sample frames 
      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

شکل 9. ضرایب اضافه مقاومت حقیقی نمونه قاب های مورد بررسی

Fig. 9. Overstrength of the sample frames
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 هاسازه نمونه ذاتی مقاومت اضافه ضریب: 11 شکل

Fig. 10. Inherent overstrength of the sample structures 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

شکل 0 . ضریب اضافه مقاومت ذاتی نمونه سازه ها

Fig. 10. Inherent overstrength of the sample structures

 

 

 
 غیرخطی محدوده در هاسازه نمونه انرژی استهلاک میزان: 11 شکل

Fig. 11. Energy dissipation of the sample structures in their nonlinear range 
 

شکل   . میزان استهلاک انرژی نمونه سازه ها در محدوده غیرخطی

Fig. 11. Energy dissipation of the sample structures in their nonlinear range
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نتیجه گیری- 8
در این مطالعه به بررسی رفتار سیستم های LCF طراحی شده با روش 
پارامتری شامل 8  دامنه مطالعه  پرداخته شد.  تغییرمکان  بر  مبتنی  مستقیم 
از  پس  که  می باشد؛  متفاوت  پیکربندی  با   LCF سازه ای  سیستم  با  قاب 
مورد  غیرخطی  استاتیکی  تحلیل  طریق  از  آن ها  رفتار  عددی،  مدل سازی 
بررسی قرار گرفت. اهم نتایج حاصل شده در این مطالعه به شرح زیر است:

1- نتایج مطالعه پارامتری که از تفسیر منحنی ظرفیت نمونه سازه ها به 
دست آمد، نشان داد که در تمامی نمونه قاب ها، در برش پایه طراحی حاصل 
پیوند تسلیم شده و تمامی تیرهای  اکثر تیرهای   ،DDBD از روش  شده 
قاب خمشی تعدیل یافته نیز در ناحیه الاستیک باقی ماندند. این رفتار که 
موفقیت  بر  روشن  دلیلی  است،   DDBD روش  مفاهیم  با  همسو  کاملًا 
این روش در ارائه نیروهای طراحی متناظر با رفتار غیرخطی و کنترل شده 

سیستم های LCF می باشد. 
به طور دقیق تر،  یا  از موارد  برخی  براساس شواهد، ممکن است در   -2
در  سازه  فوقانی  طبقات  پیوند  تیرهای  زیاد،  ارتفاع  با   LCF سیستم های 
برش پایه طراحی رفتاری الاستیک داشته باشند. این رفتار که به علت قابل 
توجه بودن مؤلفه دوران صلب طبقات قاب LC در پروفیل تغییرمکان تسلیم 
همین  می آید.  شمار  به   LCF سیستم های  عملکرد  بدیهیات  از  می باشد، 
کاهش  نتیجه  در  و  شده  سازه  تغییرمکانی  ظرفیت  افزایش  باعث  موضوع 

سختی و مقاومت طراحی را در پی خواهد داشت. 
3- در نمونه سازه های مورد بررسی در این مطالعه، تقریباً تمامی تیرهای 
باعث  موضوع  این  که  شدند؛  تسلیم  سازه  عملکردی  پایه  برش  در  پیوند 
افزایش استهلاک انرژی و همچنین توزیع یکنواخت خسارت در ارتفاع سازه 

خواهد شد. 
از تیرهای پیوند با جزئیات اصلاح شده، باعث بهبود قابل  4- استفاده 
توجه رفتار سیستم های LCF در تغییرمکان های فراتر از حد ارتجاعی سازه 
شده و یک حاشیه اطمینان مناسب در رفتار این سیستم را به وجود خواهد 

آورد.
مقاومت  اضافه  روی  بر  گرفته  صورت  بررسی های  براساس   -5
سیستم های LCF، می توان دریافت که اضافه مقاومت حقیقی سیستم های 
LCF طراحی شده با روش DDBD وابسته به ارتفاع، پیکربندی سازه و 

ملاحظات اجرایی بوده؛ که مقدار آن در این مطالعه بین 1/03 تا 1/57 متغیر 
بوده و به  طور متوسط، مقدار 1/23 بدست آمد. 

۶- براساس نتایج بررسی ظرفیت رفتار غیرخطی نمونه سازه ها، می توان 
چنین اظهار کرد که سیستم های LCF طرح شده با روش DDBD دارای 
ظرفیت بالایی در جذب و استهلاک انرژی وارده به سازه با رفتار غیرخطی 
در  به سازه  وارده  نیروهای  اکثر  دیگر،  بیان  به  و شکل پذیر خود می باشند. 
طی رویداد لرزه ای از طریق فعال شده فیوزها و رفتار غیرخطی سازه جذب 

و مستهلک خواهد شد.
کوتاه  پیوند  تیرهای  با   LCF سیستم های  عملکرد  مطالعه  این  در 
)تیرهای پیوند با رفتار برشی( مورد بررسی قرار گرفت؛ که نتایج حاصل شده 

قابل تعمیم به سایر سیستم های LCF با این مشخصات می باشد.

فهرست علائم - 9
علائم انگلیسی

  kN.S2/m ،جرم مؤثر سازه    me

m ،ارتفاع مؤثر سازه    He

m ،تغییرمکان طراحی معادل    Δ d

kN/m ،سختی مؤثر    Ke

kN ،مقاومت تسلیم تیر پیوند نیم طبقه    VP,LM

m4 ،ممان اینرسی عضو    I
m ،LC مجموع طول آزاد ستون ها در هر طبقه قاب    ’h

m2 ،ام i در تراز LC سطح مقطع ستون قاب    ACi

kN.m ،MMF مقاومت خمشی تسلیم تیرهای قاب    MyB

علائم یونانی
θy,LC,i    تغییرمکان نسبی تسلیم سیستم LC در تراز i ام

θy,MMF,i    تغییرمکان نسبی تسلیم سیستم MMF در تراز i ام

β    ضریب تبدیل نیرو تیر پیوند تراز نیم طبقه
α    ضریب تبدیل نیرو تیر پیوند تراز طبقه

λ    ضریب اثرات تغییرشکل برشی عضو
εy    کرنش تسلیم مصالح 

تغییرشکل  مؤلفه  در   LC سیستم  ستون های  مؤثر  کرنش      εr,C’

محوری ستون های طبقه
εr,C    کرنش مؤثر ستون های سیستم LC در مؤلفه دوران صلب طبقه

Ωd    اضافه مقاومت حقیقی سازه

Ωi    اضافه مقاومت ذاتی سازه
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