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 چکیده

می تواند  دفروریزش ساختمان سطحی از عملکرد سازه است که در آن میزان صدمات جانی و مالی به حداکثر خود می رسد، لذا این رخدا
ناگوارترین حادثه در صنعت ساخت و ساز باشد. با توجه به احتمال وقوع زلزله های مخرب در نقاط مختلف جهان، ارزیابی دقیق تر فروریزش 
سازه ها تحت زلزله و پیشگیری آن از چالش های مهم مهندسی سازه می باشد. در این راستا ارائه ی مدلهائی بر مبنای مطالعات 

هی، لحاظ کردن پارامترهای موثر و در نظر گرفتن زلزله های مناسب می تواند گامی در جهت نیل به این هدف باشد. در این آزمایشگا
طبقه ی فولادی با سیستم های قاب خمشی معمولی ، متوسط و ویژه )شکل پذیری های کم، متوسط و زیاد(  5تحقیق یک سازه ی 

شده اند. اثر کاهندگی مقاومت و سختی المانهای سازه بر اساس نتایج مدل های آزمایشگاهی  مطابق ضوابط آئین نامه های داخلی طراحی
لحاظ شده است و نقش شکل پذیری در ظرفیت فروریزش قابهای خمشی فولادی مورد نظر به صورت احتمالاتی بررسی شده است. به این 

انجام شده است و منحنی های   FEMA P695ادی دستورالعمل زوج شتابنگاشت پیشنه 50منظور تحلیل های دینامیکی افزاینده تحت
شکنندگی سطوح عملکرد مختلف توسعه یافته است. نتایج  ظرفیت فروریزش بالاتر قاب خمشی فولادی ویژه را نسبت به قابهای خمشی 

درصد و  34مشی متوسط درصد، ظرفیت فروریزش قاب خمشی ویژه نسبت به قاب خ 50متوسط و معمولی نشان داد. در سطح احتمال 
درصد افزایش نشان داد. همچنین نتایج نشان داد که به ازای شتابهای طیفی فروریزش مختلف، کاربرد  66نسبت به قاب خمشی معمولی 

 .درصد احتمال فروریزش را کاهش دهد 50و 30قاب خمشی ویژه به جای قاب خمشی متوسط و معمولی می تواند به ترتیب  تا 

قاب خمشی فولادی، شکل پذیری،کاهندگی،ظرفیت فروریزش، تحلیل دینامیکی افزاینده، دستورالعمل  :کلیدی کلمات

FEMA P695منحنی شکنندگی ،. 
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  مقدمه -1

پیش بینی و جلوگیری از فروریزش ساختمانها یکی از چالش های مهم مهندسین در طرح لرزه ای سازه ها می باشد. اگر چه آسیب 

های سازه ای در سطوح مختلف قابل ارزیابی هستند، اما فروریزش ساختمانها از جمله رخدادهای ناگوار در صنعت ساخت و ساز محسوب می 

و مالی به بیشترین مقدار ممکن خود می رسد. فروریزش ساختمانها تحت زلزله به صورت فروریزش های  گردد که در آن صدمات جانی

نمایان می شود. در فروریزش موضعی معمولا یک یا چند عضو باربر ثقلی سازه به  Global Collapse) (و کلی (Local Collapse)موضعی 

یزش می شود. فروریزش موضعی می تواند به دلیل انتقال خسارت از المانی به المان دلیل آسیب از سیستم حذف و بخشی از سازه دچار فرور

سازه قابلیت بهره برداری خود را از دست می دهد.  . در فروریزش کلی تمام]1،2[تمام سازه را در برگیرد  (Progressive Collapse) دیگر

می باشد که جابجائی نسبی یک یا چند طبقه نسبت به سایر طبقات به  نوعی از فروریزش کلی (Incremental Collapse)فروریزش تدریجی 

𝑃 )اثر اندازه ای بزرگ می شود که تحت اثر لنگر ثانویه ی ناشی از وزن ساختمان − (، سازه عملا قادر به بازگشت به حالت تعادل خود  ∆

مختلفی جهت مطالعه در زمینه ی فروریزش سازه ها  نخواهد بود و فروریزش کلی رخ خواهد داد. طی سالیان گذشته روشها و نگرش های

ارائه شده است. در تحقیقات گذشته مدلهای اتلاف انرژی دقیق و مبتنی بر کارهای آزمایشگاهی ارائه نشده بود و بیشتر تحقیقات مبتنی بر 

𝑃 اثر 2004تحلیلهای مدلهای ساده ی یک یا چند درجه ی آزاد بوده است. آدام و همکاران در سال  − را بر فروریزش سازه های چند  ∆

میراندا و آکار بدون در نظر گرفتن مدلهای  2003. در سال ]3[درجه آزاد از طریق تبدیل آنها به سازه ی یک درجه آزاد معادل بررسی کردند 

با  2003ویلیامسون در سال  .]4[کاهندگی مقاومت المانهای سازه ای، ناپایداری دینامیکی سیستم های ساده ی سازه ای را بررسی کردند 

𝑃در نظر گرفتن اثر  − ، 1998و 1992،1987  . برنال در سالهای]5[، آسیب وارد بر سیستمهای سازه ای را تحت زلزله بررسی کردند ∆

مربوط به  2006. تحقیق جدیدتر برنال و همکاران در سال ]8و 7،6[ناپایداری دینامیکی قابهای خمشی دو بعدی را تحت زلزله بررسی نمود 

. در یک و دو دهه ی اخیر به ]9[ناپایداری سیستم های سازه ای تحت زلزله های نزدیک گسل و با ارائه ی طیف های فروریزش بوده است 

منظور در نظر گرفتن فاکتورهای موثر بر فروریزش لرزه ای سازه ها، تلاش برای در نظر گرفتن مدل های کاهندگی مقاومت و سختی المانها 

 2000. در سال ]10[اصول کاهندگی مقاومت المانها تحت بار سیکلی را توسعه دادند  1993رکز بوده است. رهنما و کراوینکلر در سال متم

سانگ و پینچریا بدون در نظر گرفتن تبدیلات غیر خطی هندسی، اثر کاهندگی مقاومت وسختی را بر جابجائی غیر خطی بیشینه ی 

روشی جهت ارزیابی فروریزش سیستمهای ساز ه ای با در  2002. ایبارا و همکاران در سال ]11[سی کردند سیستمهای یک درجه آزاد برر

𝑃 نظر گرفتن اثر توام  − منحنی های شکنندگی  2005. ایبارا و کراوینکلر در سال ]12[و کاهندگی مقاومت و سختی المانها پیشنهاد کردند  ∆

. در زمینه ی ]13[توسعه دادند و روشی برای محاسبه میانگین سالانه فروریزش ارائه دادند  را برای سیستم های  یک و چند درجه آزاد

جهت ارزیابی ظرفیت فروریزش سازه ها می توان به مطالعات  (Incremental Dynamic Analysis)روشهای مبتنی بر تحلیل دینامیکی افزاینده 

. ]16و15،14[اشاره کرد  2007، و زارعیان و کراوینکلر در سال 2005، ایبارا و همکاران در سال 2002وامواستیکوس و کرونل در سال 

بینی و ارزیابی دقیق تر خسارت سازه ها  یشتحقیقات آزمایشگاهی و ارائه مدلهای مبتنی بر نتایج آزمایشگاهی همواره جایگاه مهمی در پ

سعی نمودند به صورت تحلیلی فروریزش مدل های ساده ای را که توسط میز لرزه  1973تحت زلزله داشته است. کاتو و همکاران در سال 

ثر کاهندگی مقاومت اعضا صرفنظر . در این تحقیق فقط اثر پی دلتا در نظر گرفته شده است و از ا]17[آزمایش شده بودند را پیش بینی نمایند 

رفتار قاب خمشی فولادی با یک دهانه و دو طبقه با مقیاس یک سوم را توسط میز لرزه بررسی  2006شده است. رادجرز و مهین در سال 

ایشات لرزه ای . از مهمترین آزم]18[کردند و امکان شکست اتصالات تیر به ستون  را بررسی و شبیه سازی های عددی را ارزیابی نمودند 

با میز   2007و سوویتا و همکاران در سال  2007، تادا و همکاران در سال 2007انجام شده می توان به تحقیقات کاسای و همکاران در سال 

دی طبقه ی فولا 4. این تحقیقات مربوط به فروریزش مدلی با مقیاس کامل یک ساختمان ]21و20،19[ژاپن اشاره نمود   E-Defenceلرزه ای

بود. هدف از این مطالعات توسعه ی توانائی های روشهای تحلیلی برای شبیه سازی مدل های سازه ای و گسترش اطلاعات جهت کنترل 

پایگاه داده ای برای مدل سازی المانهای فولادی بر  2011و  2009فروریزش سازه های فولادی بوده است. لیگنوس و کراوینکلر در سال 

پیشنهادی ایبارا و همکاران ارائه کردند که قابل دسترسی و استفاده می باشد  (IMK: Ibara Medina Krawinler)اساس مدل سه خطی 
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 را برای ستونهای قوطی فولادی IMKپارامترهای کاهندگی مربوط به مدل اصلاح شده ی  2010. لیگنوس و کراوینکلر در سال  ]23و22،15[

(HSS)  24[ه کرده اند و تحت نیروهای محوری مختلف ارائ[. 

طراحی سازه های ی آئین نامه  .ه استشداین تحقیق تاثیر شکل پذیری بر ظرفیت فروریزش قابهای خمشی فولادی بررسی  در

. ]25[است  نمودهفولادی را با شکل پذیری های کم، متوسط و زیاد معرفی  )مبحث دهم مقرارات ملی ساختمان( سه نوع قاب خمشی فولادی

 :IMF) ب خمشی فولادی متوسطقا ، (OMF: Ordinary Moment Frame) معمولیقاب خمشی فولادی  ترتیب با عناوین این قابها به

Intermediate Moment Frame) و قاب خمشی فولادی ویژه (SMF: Special Moment Frame) ویژه  . قابهای خمشی فولادیندبیان شده ا

دارند.  سیستم دیگردر مقایسه با دو تغییر شکلهای غیر ارتجاعی بزرگتری تحت بارهای جانبی و زلزله تحمل می کنند و اتلاف انرژی بیشتری 

د. با توجه را دارا می باشنخمشی معمولی نیز قابلیت تحمل تغییر شکلهای غیرارتجاعی کمتر و اتلاف انرژی ناچیز در اتصالات و المانها  هایقاب

رفتار آنها بر تی د، بررسی و مقایسه ی احتمالارایج می باشسیستم های قاب خمشی در کشورمان انواع سازه های فولادی با اجرای به اینکه 

نگرشی نو نسبت به رفتار این سیستم ها ایجاد نماید. در مناسب می تواند  اساس روابط کاهندگی قابل اطمینان و با در نظر گرفتن زلزله های

. زلزله های مورد نظر شامل ]24و23،22[ه استشداین تحقیق مدلهای سازه ای بر اساس روابط کاهندگی حاصل از نتایج آزمایشگاهی ایجاد 

نظر  با در. ]26[شده است انتخاب  FEMA P 695زوج شتابنگاشت دور از گسل، نزدیک گسل بدون پالس و با پالس مطابق دستورالعمل  50

بینی شده  پیشگرفتن سازه هایی با شکل پذیری های متفاوت، انتظار ارزیابی دقیق تری از نقش شکل پذیری در پتانسیل فروریزش سازه ها 

علاوه بر بررسی نقش شکل پذیری در ظرفیت فروریزش قابهای فولادی، ارزیابی و مقایسه ی احتمالاتی رفتار قابها در سطوح مختلف  است.

  آستانه فروریزش ،(LS: Life Safety) ، ایمنی جانی (IO: Immediate Occupancyاستفاده بلادرنگشامل  FEMA 356عملکرد دستورالعمل 

(CP: Collapse Prevention)  27[شده است انجام نیز[. 

 ارائه ی مدل ها و زلزله های مورد نظر -2

ی قاب خمشی معمولی، متوسط و ویژه )معادل شکل پذیری های کم، طبقه با سیستمها 5فولادی ی سازه یک در این مطالعه 

. ]29و28،25[گردیدویرایش چهارم طراحی  2800استاندارد و)مبحث ششم و دهم مقرارت ملی( ی داخلی  بر اساس آئین نامهمتوسط و زیاد( 

کیلوگرم بر متر   600بار مرده ی طبقات  شد. در نظر گرفته متر 3متر و ارتفاع طبقات نیز  5تعداد دهانه ها در هر طرف سه، عرض دهانه ها 

 لاستیسیتهمگاپاسکال و مدل ا 275م فولاد تنش تسلی. گردیدکیلوگرم بر متر مربع لحاظ  150و  200مربع و بار زنده ی طبقات و بام به ترتیب 

ضوایط مربوط به برقراری  و شدکنترل  توسطو مویژه ضوابط مربوط به چشمه ی اتصال قاب های خمشی  شد.مگاپاسکال لحاظ  200000 آن

منظور  به بعدی ساختمان و پلان آن را نشان می دهد. سهنمای  1شکل  گردید.تیر ضعیف در قاب خمشی ویژه بررسی  -اصل ستون قوی

نشان را  قابسه  ی تیرها و ستونهای مقاطع طراحی شده 1. جدول گردید، ابتدا یک قاب میانی از سازه ی مورد نظر استخراج انجام تحلیل ها

 می دهد. 

یکی از چالش های  به هنگام اعمال بارهای رفت و برگشتیالمانهای تیر و ستون گرفتن کاهش سختی و مقاومت در نظر نحوه ی 

در بسیاری از تحقیقات مربوطه  IMKمدل اصلاح شده ی در این راستا  .فروریزش سازه ها تحت زلزله بوده است در زمینه ی اساسی محققین

ی مبتنی بر نتایج روابط ،لیگنوس و کراوینکلرتوسط  HSSستونهای و H جه به آزمایش های مختلف برای تیرهایاستفاده شده است. با تو

را نشان می دهد. بر  IMKی  مدل سه خطی اصلاح شده 2شکل  . ]30و24،23 [ برای پارامترهای این مدل ارائه شده است آزمایشگاهی

رفیت چرخش ظ θpرخش اوج، چ θc مان اوج،م Mc ممان تسلیم،  Myچرخش تسلیم، θyسختی ارتجاعی،Ke مذکور، بعااساس من

دو انتهای ، در 3این تحقیق مطابق شکل در  چرخش نهائی می باشد. θuرفیت چرخش پلاستیک پس از نقطه ی اوج و ظ  θpcپلاستیک،

و  گردیداز فنرهای پیچشی به منظور لحاظ کردن رفتار پلاستیسیته ی متمرکز استفاده و یک گوشه ی چشمه ی اتصال  ستون ،المانهای تیر

پیشنهاد شده است  0.06مقدار چرخش نهائی نیز بر اساس مطالعات آزمایشگاهی منابع مذکور مقدار  د.شدنالمانها با رفتار ارتجاعی مدل خود 

چشمه ی اتصال  .یافتفوق اختصاص  مراجعپارامترهای  با IMKرفتار مدل اصلاح شده ی ها  تیرها و ستونشی چبه فنرهای پی . ]24و23[
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. مدل مشابه سه خطی چشمه ی اتصال در دستورالعمل ]31[ گردیدسازی  مدل 4الی  1 مطابق روابط ،گوپتا و کراوینکلر نیز بر اساس مطالعه ی

FEMA P 695  پیشنهادی نشان می دهد.رفتار سه خطی چشمه اتصال را بر اساس روابط  4 شکل. ]26[نیز پیشنهاد شده است 

 

 

 

 

 

 

 

 

 .طبقه مورد نظر 5 فولادی  سه بعدی و پلان سازه ینمای :  1شکل

 

 های مورد نظر:  مقاطع طراحی تیرها و ستونهای قاب میانی سازه 1جدول 

SMF IMF OMF موقعیت و نوع المانها 

IPE360 IPE400 IPE450 تیر 
 طبقه اول

HSS 330x330x15 HSS 300x300x12 HSS 320x320x20 ستون 

IPE360 IPE400 IPE450 تیر 
 طبقه دوم

HSS 330x330x15 HSS 300x300x12 HSS 320x320x20 ستون 
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 طبقه سوم

HSS 290x290x12 HSS 280x280x12 HSS 260x260x10 ستون 

IPE330 IPE360 IPE400 تیر 
 طبقه چهارم

HSS 290x290x12 HSS 260x260x12 HSS 260x260x10 ستون 

IPE300 IPE360 IPE360 تیر 
 طبقه پنجم

HSS 270x270x10 HSS 260x260x12 HSS 240x240x10 ستون 

5 m 

5 
m

 
5 

m
 

5 
m

 

5 m 5 m 



 پژوهشی ))مهندسی سازه و ساخت(( –نشریه علمی  انجمن مهندسی سازه ایران

 

 1396، پاییز 3سال چهارم، شماره  133

 

 
 .]22وIMK  ]15 و هیسترزیس بر اساس مدل اصلاح شده ی : نمودار کاهندگی سه خطی 2شکل

 
Vy = 0.55 Fydctp                                                                                                                   (1) 

Vp = Vy (1 +
3bctcf

2

dbdctp
)                                                                                                         (2) 

γy =
Fy

√3G
                                                                                                                               (3) 

γp = 4γy                                                                                                                                 (4) 

مدول  𝐺 ضخامت بال ستون،𝑡𝑐𝑓 ضخامت جان،  𝑡𝑝پهنای بال ستون،  𝑏𝑐عمق ستون،  𝑑𝑐تنش  تسلیم فولاد،  𝐹𝑦در روابط فوق 

پارامتر سخت شدگی کرنشی است که ∝ مشخص شده اند.  4تغییر شکل برشی می باشد. سایر پارامترها در شکل  γنیروی برشی و   𝑉برشی،

 533با ارتفاع کمتر از  Hمدل کاهندگی تیر های پارامترهای  ، ]30و23[بع امطابق من. ]31[ گردیددرصد لحاظ  3مقدار آن در این تحقیق 

 می باشد. 7الی  5نیز مطابق روابط میلیمتر 

𝜃𝑝  = 0.0865 (
h

𝑡𝑤
)

−0.365 

(
𝑏𝑓

2𝑡𝑓
)

−0.140

(
L

d
)

0.340

(
.𝐶1𝑈𝑛𝑖𝑡d

533
)

−0.721 
(

𝐶2𝑈𝑛𝑖𝑡Fy

355
)

−0.230

                 (5)  

𝜃𝑃𝑐  = 5.63 (
h
𝑡𝑤

)

−0.565 

(
𝑏𝑓

2𝑡𝑓
)

−0.800 

(
𝐶1𝑈𝑛𝑖𝑡d

533
)

−0.280  

(
𝐶2𝑈𝑛𝑖𝑡. Fy

355
)

−0.430  

                                                (6) 

Ʌ =
𝐸𝑡

𝑀𝑦
= 495 (

ℎ

𝑡𝑤
)

−1.34 

(
𝑏𝑓

2𝑡𝑓
)

−0.595 

(
𝐶2𝑈𝑛𝑖𝑡𝐹𝑦

355
)

−0.360 

                                                              (7) 

 

    ارائه شده است. 10الی  8روابط  HSSبرای ستون های ، ]24 [همچنین مطابق مرجع 

𝜃𝑝  = 0.614 (
D

t
)

−1.05

(1 −
N

𝑁𝑦
)

1.18

(
C𝐹𝑦

380
)

−0.11

                                                                         (8)  

𝜃𝑝𝑐  = 13.82 (
𝐷

t
)

−1.22

(1 −
N

𝑁𝑦
)

3.04

(
C𝐹𝑦

380
)

−0.15

                                                                         (9)  
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Ʌ  =
𝐸𝑡

𝑀𝑦
= 3012 (

𝐷

𝑡
)

−2.49 

(1 −
𝑁

𝑁𝑦
)

3.51

(
𝐶𝐹𝑦

380
)

−0.20

                         (10)  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 .لستون و چشمه ی اتصا ،المانهای تیر  فنرهای پلاستیک معرفی شده درمدل قاب میانی سازه ی مورد نظر با  :3شکل

 

 

 

 

 

 

 

 

 .]31 [ رفتار سه خطی چشمه اتصال :4شکل

نیروی محوری  𝑁ضخامت جان، 𝑡𝑤 پهنای جان، 𝑏𝑓 عمق جان،  ℎارتفاع مقطع، 𝑑ضخامت جان،  𝑡𝑓طول المان،  𝐿در روابط فوق 

بر حسب  پارامترها در صورتی که ابعادپارامترهای تبدیل واحد هستند و  𝐶2𝑢𝑛𝑖𝑡و𝐶1𝑢𝑛𝑖𝑡و𝐶 نیروی محوری تسلیم ستون می باشد. 𝑁𝑦ستون و 

mm   وMPa  پارامتربرابر با یک خواهد بود. مقادیر آنها  باشند𝐷 ستون و بعد 𝑡 .ضخامت ستون می باشد 𝐸𝑡  ظرفیت اتلاف انرژی هیسترتیک

 ستونهایروابط پیشنهادی  درلیگنوس و کراوینکلر مطابق مطالعه ی  ظرفیت دوران تجمعی المان می باشد. لنگر تسلیم المان و 𝑀𝑦 المان،

HSS ، 275  مقدار تنش تسلیم 𝑀𝑝𝑎 ≤  𝐹𝑦  ≤ 500 𝑀𝑝𝑎𝑠  18و ≤
𝐷

𝑡
 ≤  .]32[بوده است  100

ارزیابی احتمالاتی فروریزش  دستورالعمل. این شداستفاده  FEMA P 695دینامیکی افزاینده از زلزله های  هایتحلیلانجام به منظور 

در مقیاس ریشتر  7.6تا  6.5آنها بین  زوج زلزله ی دور از گسل که بزرگی 22مجموعه ای از  در این دستورالعمل .را در بر می گیردسازه ها 

زوج زلزله نزدیک  14زوج زلزله نزدیک گسل بدون پالس و  14 همچنین کیلومتری گسل می باشد ارائه شده است. 10از  و فاصله ی آنها بیش
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نسبت به سرعت حداکثر  به منظور کاهش پراکندگی نتایج، این شتابنگاشتها ابتدا ،FEMA P 695مطابق شده است.  پیشنهادگسل با پالس 

),5(%مقیاس شده اند. همچنین در تحقیق حاضر شتاب طیفی همه ی رکوردها در پریود مود اول سازه، (PGV) شتابنگاشت 1TS a به عدد ،

 و برای هر تحلیل گرفتلیل دینامیکی افزاینده قرار تحت تح زوج شتابنگاشت( 50معادل )بار  100هر سازه  مطالعهدر این یک مقیاس گردید. 

مشخصات  2ول . جدگردیدو تعداد داده های کافی جهت ارزیابی دقیق تر احتمال فروریزش قابها استفاده  آمدیک ظرفیت فروریزش بدست 

اشتهای در این جدول ضرایب مقیاس نهائی اعمال شده به شتابنگ د.پالس و بدون پالس را نشان می ده زلزله های دور ازگسل و نزدیک گسل با

مقدار شتاب طیفی زلزله ها در پریود تجربی مود اول سازه را به عدد  ،(g)مورد نظر ارائه شده است. این ضرایب بدون اعمال شتاب جاذبه 

 واحد مقیاس می کنند.

 صحت سنجی مدل سازی -3

تحت شتابنگاشت زلزله قرار دادند ژاپن در میز لرزه ی مرکز دفاعی را طبقه با ابعاد واقعی  4فولادی ی سازه  یکویتا و همکاران سو

مقررات لرزه ای کشور ژاپن در آن زمان طراحی آئین نامه ها و این سازه بر اساس  .]33[و رفتار آن را در مرحله ی فروریزش مطالعه کردند 

سازه ی مورد نظر را نشان می نمای کلی  5است. شکل  آمده ]33[ صالح این سازه در منبعمشده بود. تمام مشخصات مربوط به مقاطع و 

که مولفه های این زلزله است استفاده شده  Takatoriایستگاه در  Kobe ثبت شده ی دهد. برای اعمال بار لرزه ای به سازه ی فوق از زلزله ی

لیگنوس و همکاران . گزارش شده استدر طبقه ی اول  (Side-Sway)به سازه فوق اعمال و در نتیجه فروریزش سازه به علت فروریزش تدریجی

آنها با . ]34[ مدل تحلیلی عددی دقیق برای ارزیابی فروریزش سازه های فولادی ارائه کنند کبا توجه به نتایج این آزمایش تلاش کردند ی

لعه عنوان شده کرد. در این مطا ارزیابی و پیش بینیفرورزیزش سازه ها را سازی صحیح  نتایج دقیق نشان دادند که می توان با مدلی ارائه 

در ارزیابی پتانسیل فروریزش سازه مشاهده نکرده اند. در این مطالعه آن دو بعدی قاب سه بعدی و  ی سازه ی بین مطالعه یاست که مزیت

در مدل رایانه ای صحت نشان می دهد. به منظور صحت سنجی قاب مورد نظر را  5شکل  گردید.سازی  این سازه مدل ی قاب دو دهانه

و از اثر دال بر تیرها و ستون ها صرفنظر  شددر المانها و چشمه های اتصال استفاده از فنرهای پیچشی پلاستیک سنجی تحقیق حاضر نیز 

 Takatoriایستگاه  Kobeزلزله ی  (EW)غربی -سازی و تحت زلزله ی راستا ی شرقی مدل OpenSees 2.5.0نرم افزار  . این قاب درگردید

گریز طبقه ی ) به سازه اعمال و بیشترین ، شتاب %100و  %60،  %40، %20سطح  4زلزله ها در ، مطابق مرجع مورد نظر. ]35[قرار گرفت 

نتایج مطالعه ی لیگنوس و همکاران نتایج مدل تحلیلی  شد.با نتایج آزمایشگاهی مقایسه سازه  نسبت جابجائی نسبی طبقه بر ارتفاع طبقه(

 6شکل  داشت.آزمایشگاهی مطابقت خوبی با نتایج نیز نتایج بدست آمده در این تحقیق  . ]34[ است داشته ی با نتایج آزمایشگاهیمشابه

  در ارزیابی پتانسیل فروریزش قاب دو دهانه ی مورد نظر و نتایج این تحقیق را نشان می دهد. لیگنوس و همکاراننتایج تحقیق 
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  ]26[با ضرایب مقیاس نهائی اعمال شده   های مورد نظر در تحلیل دینامیکی افزایندهزلزله  : 2جدول 

 شماره (M)بزرگی  سال وقوع زلزله ایستگاه زلزله ضرایب مقیاس نهائی

  زلزله های دور از گسل Lمولفه  Tمولفه 

1.15 1.13 Beverly Hills-Mulhol Northridge 1994 6.7 1 

1.09 1.61 Canyon Country-WLC Northridge 1994 6.7 2 

0.75 1.09 Bolu Duzce. Turkey 1999 7.1 3 
3.01 3.11 Hector Hector Mine 1999 7.1 4 

1.90 1.86 Delta Imperial Valley 1979 6.5 5 

2.03 2.75 El Santro Array #11 Imperial Valley 1979 6.5 6 

1.65 1.55 Nishi-Akashi Kobe.  Japan 1995 6.9 7 

1.67 1.91 Shin-Osaka Kobe.  Japan 1995 6.9 8 

1.80 2.04 Duzce Kocaeli. Turkey 1999 7.9 9 

5.27 6.35 Arcelik Kocaeli. Turkey 1999 7.5 10 

3.99 2.14 Yermo Fire Station Landers 1992 7.3 11 
1.08 2.60 Coolwater Landers 1992 7.3 12 

1.24 1.34 Capitola Loma Prieta 1989 6.9 13 

2.12 2.02 Gilroy Array #3 Loma Prieta 1989 6.9 14 

1.66 1.52 Abbar Manjil. Iran 1990 7.4 15 

4.82 1.64 El Centro Imp. Co Superstation Hills 1987 6.5 16 

2.92 2.51 Poe Road (temp) Superstation Hills 1987 6.5 17 

2.26 1.61 Rio Dell Overpass Cape Mendocino 1992 7.0 18 

1.23 1.70 CHY 101 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 19 

1.52 2.00 TCU 045 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 20 

6.68 4.48 LA - Hollywood Stor San Fernando 1971 6.6 21 

1.59 2.80 Tolmezzo Friuli. Italy 1976 6.5 22 

 نزدیک گسل بدون پالسزلزله های 

1.36 1.01 Karakyr Gazli. USSR 1986 6.8 23 

1.10 1.00 Bonds Korner Imperial Valley-06 1979 6.5 24 

1.27 2.08 Chihuahua Imperial Valley-06 1979 6.5 25 

1.38 2.19 Site 1 Nahanni. Canada 1985 6.8 26 

2.04 3.63 Site 2 Nahanni. Canada 1985 6.8 27 

1.36 0.91 BRAN Loma Prieta 1989 6.9 28 

0.73 1.04 Corralitos Loma Prieta 1989 6.9 29 

2.58 0.98 Cape Mendocino Cape Mendocino 1992 7.0 30 

0.69 0.60 LA - Sepulveda VA Northridge-01 1994 6.7 31 
0.89 2.14 Northridge-Saticoy Northridge-01 1994 6.7 32 

1.53 1.54 Yarimca Kocaeli. Turkey 1999 7.5 33 

1.32 0.90 TCU067 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 34 

0.85 0.40 TCU084 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 35 

1.83 1.07 TAPS Pump Sta.#11 Denali. Alaska 2002 7.9 36 

 زلزله های نزدیک گسل با پالس

1.68 1.26 El Santro Array #6 Imperial Valley-06 1979 6.5 37 

0.73 1.31 El Santro Array #7 Imperial Valley-06 1979 6.5 38 

2.31 2.74 Sturno Irpinia. Italy-01 1980 6.9 39 

1.21 1.02 Parachute Test Site Superstation Hills-02 1987 6.5 40 

4.02 2.09 Saratoga-Aloha Loma Prieta 1989 6.9 41 

1.27 1.15 Erzincan Erzincan. Turkey 1992 6.7 42 

0.60 0.72 Petrolia Cape Mendocino 1992 7.0 43 

2.53 1.37 Lucerne Landers 1992 7.3 44 
1.09 0.48 Rinaldi Receiving Station Northridge-01 1994 6.7 45 

0.83 1.06 Sylmar-Olive View Northridge-01 1994 6.7 46 

4.80 3.78 Izmit Kocaeli. Turkey 1999 7.5 47 

0.77 0.94 TCU065 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 48 

2.41 1.23 TCU102 Chi-Chi. Taiwan 1999 7.6 49 

0.97 0.97 Duzce Duzce. Turkey 1999 7.1 50 
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 .مدل سازی شده جهت صحت سنجی ی و قاب دو دهانه ]33 [ژاپن  مرکز دفاعی ای مدل آزمایشگاهی با مقیاس واقعی در میز لرزه :5شکل 

 نتایج تحلیل -4

هر سه قاب )بار جانبی افزاینده ی استاتیکی(  ، ابتدا تحلیل استاتیکی غیر خطیبه منظور ارزیابی عملکرد سازه ها تحت بار جانبی

که به لحاظ مقاومت جانبی و  شدندقاب خمشی ویژه به نحوی اصلاح  ی اتصالاتستون به تیر در چشمه نگر پلاستیک نسبت ل گردید.انجام 

سه قاب  نتیجه تحلیل استاتیکی غیر خطی 7سختی، سه قاب شرایط مشابهی داشته باشند و اختلاف اساسی آنها شکل پذیری باشد. شکل 

، 2.3شکل پذیری سه قاب خمشی معمولی، متوسط و ویژه از نمودارهای فوق به ترتیب   FEMA P 695دهد. بر اساس تعریف  را نشان می

درصد مقاومت جانبی( بر جابجائی انتهای  80ساس این دستورالعمل، جابجائی نهائی )در در محاسبه شکل پذیری بر ا آمد.بدست  6.3و  4.2

به منظور تحلیل  2014در سال زرگر و مدینا و تحقیق  (NIST,2011)مطابق  .شده استه شده تقسیم رفتار خطی در مدل دو خطی ارائ

LDاستاتیکی غیر خطی سازه ها از پیش بارگذاری 25.005.1   گردید کهاستفادهD وLرابطه ]37و36[بارهای مرده و زنده می باشند .

 .]37و36[به منظور محاسبه ی نیروی محوری ستونها پیشنهاد شده است  11ی 
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 ]33 [)الف( نتایج مدل آزمایشگاهی سو ویتا و همکاران 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                 پیشنهادی در تحقیق حاضر( نتایج تحلیل مدل ج                                       ]34 [( نتایج تحقیق لیگنوس و همکاران ب  

  Kobeنتایج آزمایشگاهی و تحلیلی مدلهای سازه ی مورد نظر  تحت زلزله ی  :6شکل

 

𝑃𝑟 = 𝑃𝑔𝑟𝑎𝑣 + 0.5𝑃𝐸و𝑚𝑎𝑥                                                                                               (11) 

𝑃و  نیروی محوری ستونها ناشی از بارهای ثقلی 𝑃𝑔𝑟𝑎𝑣نیروی محوری کل ستون،  𝑃𝑟فوق  در رابطه ی
𝐸و𝑚𝑎𝑥

بیشترین نیروی محوری  

با انجام تحلیل گردید. استفاده  OpenSees 2.5.0مدلها از نرم افزار کد باز  اجرایجهت  ستونها تحت تحلیل استاتیکی غیرخطی می باشد.

روی هر بدست آمده است. ظرفیت فروریزش سازه ها  8ظرفیت فروریزش سازه ها مطابق شکل  ،دینامیکی افزاینده روی سازه های مورد نظر

به دلیل افزایش جزئی و تدریجی شدت هر زلزله و تعداد زیاد نقاط بدست آمده در هر نمودار از دقت نسبتا  اطنمودار متمایز شده است. این نق

 .دنبالائی برخوردار می باش
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 .ویژه  متوسط و سه قاب خمشی معمولی،  استاتیکی غیر خطینتایج تحلیل  :7شکل 

           . بیشترین شتاب فروریزش این قابمی باشد کمتر از سایر قاب ها فروریزش قاب خمشی فولادی معمولی، ظرفیت 8مطابق شکل

g 5.3  بدست آمده است. فروریزش این سازه بیشتر در شتابهای کمتر ازg4  رخ داده است. حداقل شتاب فروریزش نیز در حدودg  بدست

 کمترینو از قاب خمشی معمولی می باشد. بیشترین  ، شتابهای فروریزش بزرگتری متوسطدر مورد قاب خمش ،آمده است. مطابق این شکل

بیشترین ظرفیت را در مقابل فروریزش نشان داده است.  ،بدست آمده است. قاب خمشی ویژه g1.2و  g6 شتاب فروریزش این قاب به ترتیب

در آستانه ی ی  ملاحظه می گردد که بیشترین گریز طبقه 8شکل  می باشد. با توجه به g1.7و کمترین  g7.4شتاب فروریزش  بزرگترین

فروریزش سازه ها، در قاب خمشی معمولی مقادیر کمتر و در قاب خمشی ویژه مقادیر بیشتری را نشان می دهند. پراکندگی مقادیر گریز 

 ملاحظه می گردد.  8طبقه و شتاب فروریزش در سازه ها در نموارهای شکل 

 ه است.شدنی های شکست بر اساس نتایج حاصل از تحلیل های دینامیکی افزاینده، از روشهای آماری استفاده برای تولید منح

و تفسیر احتمالاتی و مقایسه ی رفتار قابهای مورد  تدریجی فروریزش ،IO، LS،CPهدف استخراج منحنی های شکست برای حدود مختلف 

  :]13[آمده است بدست  12شکست بر اساس رابطه ی های برای شرایط فوق منحنی  .بوده استنظر 

𝐹𝑟𝑎𝑔𝑖𝑙𝑖𝑡𝑦(𝑥) = 𝑃 [𝑆𝑎 ≥ 𝑆𝑎و𝑐|𝑆𝑎 = 𝑥] = 𝑃 [𝑆𝑎و𝑐 ≤ 𝑥]                                                      (12)  

Fragility(x)  ، مقدار عددی منحنی شکست فروریزش به ازای شتاب طیفیX .می باشد𝑆𝑎  و  شتاب طیفی  𝑆𝑎و𝑐 ظرفیت فروریزش

𝑐و𝑃[ 𝑆𝑎سازه می باشد.  ≤ 𝑥]  احتمال فراگذشت شتاب طیفیX .منحنی شکست می تواند به عنوان تابع  از ظرفیت فروریزش سازه می باشد

 .]13[ورد گرددآشتاب های فروریزش تحلیلهای دینامیکی افزاینده تحت زلزله های مختلف نیز بر (CDF)توزیع تجمعی 

دستورالعمل های مختلف مطابق قاب خمشی معمولی ارائه شده است. سطوح عملکرد مختلف  منحنی های شکست ،9مطابق شکل 

 ی در تغییرشکلهای گذرا، گریز طبقه. ]38و27[ عملکرد قابهای خمشی فولادی ارائه شده استمختلف سطوح  ی معادلگریز طبقه  مقادیر

علاوه . ددهرا نشان می   CPدرصد سطح عملکرد 5و گریز طبقه ی  LSدرصد سطح عملکرد  IO، 2.5 سطح عملکردبیان کننده ی درصد  0.7

 11و  10( نیز ارائه شده است. شکل 0.01) به فواصل بیشینه  گریز طبقه های، منحنی های شکنندگی مربوط به مذکور  بر سطوح عملکرد

را نشان می دهند. مطابق این اشکال با افزایش مقادیر جابجائی نسبی نیز منحنی های شکنندگی مربوط به قابهای خمشی متوسط و ویژه 

با افزایش بزرگتر ر شکلهای ن کننده ی تغییبیا مسالهخمشی متوسط و ویژه این  هایدر قاب شده است.فواصل منحنی شکست کمتر  ،طبقات

و سطوح  %80و  %50، %20برای سطوح احتمال یج نتا، خلاصه ی 3جدول  مطابقبا توجه به منحنی های بدست آمده زلزله می باشد.  شتاب

برای سه قاب اختلاف  ،IOمطابق این جدول احتمال رخداد سطح عملکرد  .شده استارائه و آستانه ی فروریزش تدریجی  IO ،LS ،CP عملکرد

پذیرش قاب خمشی ویژه ظرفیت  و فروریزش سازه می باشد. نتایج نشان می دهد که CPمحسوسی ندارد. بیشترین اختلاف مربوط به سطوح 
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فروریزش قاب خمشی معمولی،  شتاب طیفی ،درصد 50به ازای احتمال رخداد به عنوان نمونه، دارد.  شتابهای بیشتر و تغییر شکلهای بزرگتر را

، g2.81ترتیب همان  بهفروریزش  درصد، شتاب طیفی 80می باشد. به ازای احتمال  g3.27و  g1.97 ،g2.45متوسط و ویژه به ترتیب مقادیر 

g3.59  وg4.31  .می باشد 

 

 

                                                                                                                                             

 

 

 

 

 

 

 

 FEMA P 695 زوج شتابنگاشت 50تحت  و ویژه متوسط  ،:  نتایج تحلیل دینامیکی افزاینده ی سه قاب خمشی معمولی8شکل 

 

 

 

 

 



 پژوهشی ))مهندسی سازه و ساخت(( –نشریه علمی  انجمن مهندسی سازه ایران

 

 1396، پاییز 3سال چهارم، شماره  141

 

 

 .مختلف بیشینه ی : منحنی های شکنندگی قاب خمشی فولادی معمولی برای سطوح عملکرد و مقادیر گریز طبقه ی9شکل 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 .مختلف بیشینه ی : منحنی های شکنندگی قاب خمشی فولادی متوسط برای سطوح عملکرد و مقادیر گریز طبقه ی10 شکل
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 .مختلف بیشینه ی ویژه برای سطوح عملکرد و مقادیر گریز طبقه ی: منحنی های شکنندگی قاب خمشی فولادی 11شکل 

 

  %80و  %50، %20را برای احتمال های  تدریجی و فروریزش IO، LS , CP عملکرد رخداد سطوح احتمال : 3جدول 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

Side-Sway Collapse(g) CP(g) LS(g) IO(g) احتمال )درصد(سطح  قاب خمشی 

1.35 1.19 0.86 0.23 OMF 
20 1.80 1.61 1.19 0.26 IMF 

2.65 2.13 1.38 0.25 SMF 
1.97 1.60 1.07 0.28 OMF 

50 2.45 2.21 1.55 0.34 IMF 
3.27 2.73 1.74 0.33 SMF 
2.81 2.11 1.36 0.34 OMF 

80 3.59 3.03 2.03 0.43 IMF 
4.31 3.50 2.20 0.43 SMF 
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به ازای مقادیر شتاب را برای سطوح عملکرد مختلف نشان می دهد. مطابق این شکل،  مورد نظرمقایسه ی رفتار قابهای  12شکل 

به ازای شتاب  به عنوان نمونه. همچنین می باشد OMFقاب  CPسطح  معادل ،SMFدر قاب  LS سطح عملکرداحتمال رخداد طیفی مختلف، 

می باشد. به همین  IMF، 78%در قاب  LSای همین شتاب احتمال درصد و به از SMF، 15در قاب  CP، احتمال سطح عملکرد g2طیفی 

  ملاحظه می شود.ترتیب انواع مقایسه ها بین قابها و سطوح عملکرد آنها 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 .برای سطوح عملکرد مختلف مورد نظر شکنندگی قاب های خمشی فولادی: منحنی های 12شکل 

شکنندگی را برای ظرفیت فروریزش تدریجی قابها نشان می دهد. همانطور که این شکل نشان می دهد،  های منحنی 13شکل 

به ازای شتاب طیفی  ه عنوان نمونه، بشکلاین . با توجه به داده استقاب خمشی ویژه ظرفیت فروریزش بیشتری نسبت به سایر قابها نشان 

g3 14شکل درصد می باشد.  84درصد و قاب خمشی معمولی  67درصد، قاب خمشی متوسط  38، احتمال فروریزش قاب خمشی ویژه  

 قاب خمشی نقشبیشترین  شکلاین  اختلاف احتمال فروریزش قاب خمشی ویژه نسبت به قابهای متوسط و معمولی را نشان می دهد. مطابق

، قاب خمشی ویژه نسبت به معمولی، g3. مثلا به ازای شتاب طیفی می باشد g3الی  g2طیفی  هایبه ازای شتاب در کاهش فروریزش سازه ویژه

به  احتمال فروریزش کاهش یافته است. درصد 28.8و نسبت به قاب خمشی معمولی  شده استدرصد باعث کاهش رخداد فروریزش  47.5

 محسوسی در عملکرد قابها در سطح فروریزش ملاحظه نمی شود.اختلاف  g5و بیش از  gتر از ازای شتابهای طیفی کم
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 .ویژه، متوسط و معمولی:  منحنی شکنندگی ظرفیت فروریزش تدریجی قابهای خمشی 13شکل 

 
 .درصد کاهش احتمال فروریزش قاب خمشی ویژه نسبت به قابهای متوسط و معمولی : 14شکل 

 نتیجه گیری -5

 (شکل پذیری های زیاد و متوسط و کم)طبقه با سیستم قاب خمشی ویژه، متوسط و معمولی  5 ی فولادی در این مطالعه سازه

ایجاد  OpenSees 2.5.0با استخراج قاب میانی سازه، مدل غیر خطی هر سه قاب در نرم افزار  گردید.مطابق آئین نامه های داخلی طراحی 

زلزله نیز بر اساس تحت  المانهاکاهندگی مقاومت و سختی . پارامترهای گردیدپلاستیک استفاده  در انتهای المانها از مفاصل متمرکز  شد.

و انجام تحلیل های  FEMA P 695پیشنهادی دستورالعمل  زوج شتابنگاشت( 50) رکورد 100با اعمال  .نتایج آزمایشگاهی در نظر گرفته شد

پتانسیل فروریزش سازه ها و نقش شکل پذیری احتمالاتی  ارزیابیکافی جهت  نده، داده های خروجی و ظرفیت های فروریزشدینامیکی افزای

 قابل ذکر است:موارد زیر  ارائه شده با بررسی نتایج گردید.در آن فراهم 
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قاب خمشی ویژه شکل پذیری بیشتری نسبت به قابهای خمشی متوسط و  نشان دادکه تحلیل استاتیکی غیر خطی سازه هانتایج  -

، برای قابهای خمشی معمولی، متوسط و FEMA P 695معمولی دارد. مقادیر شکل پذیری بر اساس روش پیشنهادی دستورالعمل 

 بدست آمد.  6.3و  4.2، 2.3ویژه به ترتیب 

قاب خمشی ویژه بیشترین ظرفیت فروریزش و قاب خمشی  مذکور، زله یزل 100بر اساس نتایج تحلیل دینامیکی افزاینده برای  -

 g 5.3 فروریزش این قاب طیفی در مورد قاب خمشی معمولی بیشترین شتاب نشان داد.معمولی کمترین ظرفیت فروریزش را 

ب فروریزش قاب خمشی شتا کمترینو داد. بیشترینرخ  g4فروریزش های این سازه در شتابهای طیفی کمتر از  بدست آمد. بیشتر

  بدست آمد. g1.7و کمترین  g7.4بیشترین شتاب فروریزش  ،قاب خمشی ویژهدر مورد  آمد.بدست  g1.2و  g6 متوسط به ترتیب

و ظرفیت فروریزش  (CP)آستانه فروریزش ،(LS)ایمنی جانی، (IO)سطوح عملکرد استفاده ی بلادرنگ ،منحنی های شکست بر اساس -

قاب خمشی  ظرفیت فروریزش ،درصد 50 در سطح احتمال نمونه، گردید. به عنوانتدریجی قابها به صورت احتمالاتی مقایسه 

درصد، ظرفیت  80احتمال  سطح به ازای بدست آمد. g3.27ویژه و قاب خمشی  g2.45، قاب خمشی متوسط g1.97  معمولی

عنوان نمونه ای  بدست آمد. به g4.31 قاب خمشی ویژه  و g3.59خمشی متوسط  قاب ،g2.81فروریزش قاب خمشی معمولی 

 بود. همچنین OMFدر قاب  CP عملکرد ، معادل سطحSMFدر قاب  LS، احتمال رخداد سطح مختلفمقادیر شتاب طیفی  دیگر، برای

 بود. بر اساسدرصد  40و  15 باشد به ترتیب CP قاب خمشی ویژه و متوسط سطح عملکرداینکه ، احتمال g2به ازای شتاب طیفی 

 آنها قابل انجام می باشد. مختلف قابها و سطوح عملکردرفتار انواع مقایسه ها بین نمودارها و جداول ارائه شده ی این تحقیق 

در سطوح احتمال مختلف قاب خمشی ویژه به میزان محسوسی ظرفیت فروریزش سازه را افزایش داده است. به  نشان داد کهنتایج  -

درصد و نسبت به  34ظرفیت فروریزش قاب خمشی ویژه نسبت به قاب خمشی متوسط درصد،  50عنوان نمونه در سطح احتمال 

 نشان داد.درصد افزایش  66قاب خمشی معمولی 

 هایبه ازای شتاببدست آمد.  g5الی  gویژه در پیشگیری از فروریزش مربوط به محدوده شتابهای طیفی  نقش موثر قاب خمشی -

، g3به ازای شتاب طیفی  به عنوان نمونه،. قاب خمشی ویژه بیشترین تاثیر را در جلوگیری از این رخداد داشت  ،g3الی   g2 طیفی

درصد نسبت به قاب  28.8میزان و به  گردیدفروریزش احتمال هش درصد باعث کا 47.5قاب خمشی ویژه نسبت به معمولی، 

 معمولی توانستکاربرد قاب خمشی ویژه به جای قاب خمشی متوسط و  عبارتی کاهش داد. بهرا فروریزش احتمال  توسطخمشی م

 درصد  احتمال فروریزش را کاهش دهد. 50و 30به ترتیب حداکثر  تا 
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