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  و تغییر مکان جانبیP−∆اثرات 
 

 دانشگاه صنعتی شریف، محمدتقی کاظمی
 
 
  مقدمه-1

در صـورتیکه نیـروی     . تواند داشته باشـد     اثر قابل توجهی می   ) تیر ستون (حضور نیروی محوری، در رفتار خمشی تیر و یا ستون           
نیروی محوری باعث تغییر در . یابد ردد و سختی خمشی آن کاهش میگ محوری فشاری باشد، تغییر شکل تیر ستون تشدید می 

 گفته  δ−Pاثر  ) و یا تیر ستون   (به اثرات داخلی نیروی محوری در یک ستون         . گردد  توزیع لنگر و برش در عضو تیر ستون می        
 .شود می

 نامتقارن باشد، و همچنین در حضور بارهای جانبی، لنگراضـافی           اگر ساختمان نامتقارن بوده و یا در سازه متقارن توزیع بار قائم           
د ودر صـورت وج ـ   . شـود    گفته مـی   P−∆به این اثر، اثر     . یافتخواهد  افزایش  تغییرمکان جانبی    د و شبه سازه تحمیل خواهد     

 .ماض باشدتواند قابل اغ  میP−∆مهاربندی جانبی کافی در سازه، اثر 
 
  روابط شیب و افت برای ستون-2

 .شود می فرض l برطول عضور برا. رود  برای تیر و ستون، هندسه تغییرشکل یافته آن بکار میل     برای استخراج معادلات تعاد
 عضو  به سمت انتهای دیگرxجهت مثبت . تون و مبداء آن بر یکی از دو انتهای عضو منطبق استس منطبق بر محور xمحور 

، هم جهت با q بر حسب شدت بار Vبرای تغییرات برش نیروها توان از تعادل   از  ستون میdxبرای طول کوتاه . خواهد بود
 : را بدست آوردزیر رابطۀ ، yمحور 

)1(                 q
dx
dV

= 
 

در نوشتن . شود  مثبت فرض میyی محور به بالا آن رو xو در مقطع  yمحور  ن المان رو به پاییx+dxجهت برش در مقطع 
 :شود نیز وارد معادله می) نیروی محوری فشاری مثبت فرض شده است (P، اثر نیروی محوری Mمعادلۀ تعادل لنگر 

0PdVdxdM =υ+− 
 . بود خواهد yمرکز انحناء در سمت مثبت محور اگر لنگر مثبت باشد، 

.  است yمثبت ، نشانگر تغییرمکان جانبی ستون به سمت υر از درجات بالاتر صرفنظر شده و در رابطه فوق از جملات کوچکت
 :گردد معادلۀ تعادل لنگر به صورت زیر مرتب می

 
)2(                Vp

dx
dM

=υ′+ 
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′θ=υ=υکه  dx/dآید رابطه زیر بدست میاز ترکیب دو معادله تعادل، . باشد  می: 
 

)3(                                          q)p(
dx

Md
2

2

=′υ′+ 

 
 .اگر نیروی محوری در طول ستون، یکنواخت باشد، نتیجه بصورت زیر خواهد بود

 

)4(                qp
dx

Md
2

2

=υ′′+ 
 

 : خمش تیرها صادق و رابطهفرض بر این است که تغییر شکلها کوچک بوده و تئوری
 
)5(         

dx
dEIEIM θ

=υ′′= 
 

 .برقرار است
 :شود  یکنواخت، معادله تعادل بر حسب تغییرمکان، بصررت زیر نوشته میEIبا فرض 

 

)6(            )x(q
dx
dP

dx
dEI 2

2

4

4

=
υ

+
υ 

 
 :بصورت) 6(حل کلی معادلۀ 

)7(          )x(DCxxcosBxsinA pυ+++λ+λ=υ 
 ، حل ویژه مسأله بوده وx(pυ(. د بودخواه

)8(                            
EI
P2 =λ 

 
 جایگزین شده و در رابطه cosh و sinhب با توابع ی به ترتcos و sinباشد، توابع ) کششی(وی محوری منفی راگر نی. باشد می

 .ودر ، قدر مطلق نیروی محوری بکار می)8(
برای این مسأله حل ویژه لازم . گردد  با انتهای گیردار و ابتدای مفصلی حل میستون روابط شیب و افت، نخست برای استخراج

شرایط حدی بصورت زیر . آیند ، به کمک شرایط حدی بدست می)7( در معادلۀ D و A ،B ،Cباشد و چهار ضریب مجهول  نمی
 :شود گرفته میدر نظر 

 
x=0                      1,0در  θ−=υ′=υ 
x=l                          0,0در  =υ′=υ 
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.  بدست آوردM1 ، را با M2گاه گیردار،    تکیهدر و رابطه لنگر 1θ را با M1ه در ابتدای ستون، ردهدف این است که رابطه لنگر وا

 :توان نوشت می) 5(با توجه به رابطۀ . باشد های ساعت می ر دو انتها جهت عقربهبرای هجهت مثبت لنگر 
 

)0(EI)0x(MM1 υ′′=== 
)1(EI)1x(MM2 υ′′−=== 

 
 :با انجام قدری عملیات ریاضی، نتیجه بصورت زیر خواهد بود

 
)9(                   11 1

EISM θ= 
 
)10(                 112 1

EISccMM θ== 
 

 ): فشاریPبرای (که در آنها 

)11(                    
αα−α−

αα−αα
=

sincos22
)cos(sinS 

 
)12(                  

αα−α
α−α

=
cossin

sinc 

 

)13(             ρπ=
π

==λ=α 2

e

22
22

P
P

EI
1P)1( 

 
 : ستون است(Euler) کمانش اویلر  ، بار Peباشند و  می

)14(            2

2

e 1
EIP π

= 
 
S و cاگر . گردد از این روابط در برآورد پایداری ستون و قاب نیز استفاده می. شوند  توابع پایداری نامیده میP منفی باشد 
 :، روابط بصورت زیر خواهد بود)کششی(

 
)15(                 

αα+α−
α−ααα

=
sinhcosh22

)sinhcosh(S 

 
)16(              

α−αα
α−α

=
sinhcosh

sinhc 

 



14
 

 :و در این صورت

)17(         
e

222

p
P

α−=ρπ=α 

 
 را دارد و برای هر دو حالت،) 14( همان تعریف رابطۀ Pe. باشد می
 
)18(                  

ep
P

=ρ 

 
 ). برای فشار و منفی برای کششتمثب(باشد  می

 توان نوشت  ایجاد شوند، می2θ و 1θبرای تیر ستونی که در طرفین آن شیبهای 
 
)19(                       )ScS(

1
EIM 211 θ+θ= 

 
)20(                 )SSc(

1
EIM 212 θ+θ= 

 
 با 2θ و φ−θ1  با1θ  شیب،)20(و ) 19(گاهها، کافی است در روابط  تکیهدر برای حالت وجود تغییرمکان جانبی نسبی 

φ−θ2 1 جایگزین گردد که/∆=φجهت مثبت . باشد  میφبا ورود .  نیز جهت ساعت گرد فرض شده استφ به 
با توجه به عدم حضور بار جانبی، برش دو (توان از نوشتن تعادل لنگر بدست آورد  ، را میVمعادلات، نیروی مزدوج آن، برش 

 :V1=V2=V)انتها برابرند، 
 
)21(                   1P)MM(1V 21 φ−+−= 
 

 :توان به صورت زیر خلاصه نمود رابطه حاصله را می
 
)22(                            )SSS(

l
EI1V *

21 φ+θ′−θ′−= 
 

 :که در آن
)23(            )c1(SS −=′ 
 
)24(                  ρπ−′= 2* S2S 

 .باشند می
بار . ار دارد در اغلب مسایل، بار جانبی بر روی ستون اندک بوده و ستون در دو انتهای خود تحت اثر لنگر و نیروهای انتهایی قر

نیروی .  ایجاد شده باشددتوان جانبی بر روی ستون به علت اثر باد، نیروی اینرسی زلزله، انفجار و ضربه تصادف و نظایر آن می
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دار، ممکن  در قابهای شیب. شود محوری تیرها، در اغلب حالات، اثر اندکی در سختی آنها داشته و معمولاً این اثر صرفنظر می
توان لنگرهای گیرداری  در صورت حضور بار جانبی بر روی تیر ستون، می. دار نیز قابل توجه باشد ر تیرهای شیباست این اثر د

در محاسبه لنگرهای گیرداری اثر نیروی محوری باید .  اضافه نمود20 و 19آن را محاسبه کرده و به سمت راست دو معادلات 
 .دیده شود

 
 قاب در P−∆ اثر -3

تواند ناشی از بارهای جانبی و عدم تقارن سازه و یا بارگذاری قائم باشد، باعث      تغییرمکان جانبی طبقات ساختمان، که می
، توزیع نیروهای داخلی و تغییر شکلهای سازه را ∆)( و تغییر مکان جانبی (P)شود که لنگرهای اضافی خاصل از وزن  می

حتی اگر سازه تغییرمکان جانبی نداشته باشد، حضور نیروهای . تر خواهد بود تر مهم  این اثر در ساختمانهای بلند.تغییر دهد
در روشهای ساده، با صرفنظر کردن از اثرات نیروی . گردد محوری در اعضاء، باعث تغییر سختی آنها و تغییر توزیع لنگر می

 بطور P−∆و اثرات ناشی از ) گویند به این تحلیل، تحلیل اولیه می(رار داده ی در سختی اعضاء، سازه را مورد تحلیل قرمحو
نتایج و نیروهای داخلی حاصل از تحلیل اولیه سازه را بعنوان نتایج اولیه و . وندش اضافه میحاسبه و به نتایج اولیه متقریبی 

 .نامند ویه میمقادیر لازم برای اصلاح آنها را بعنوان مقادیر ثان
با رفتار الاستیک خطی مادی و (توان مقادیر نیروهای داخلی و تغییرشکلهای سازه  ، می)c و s(به کمک توابع پایداری 

 یدقت بهتری خواهد داشت ولاین روش، . بدست آورد) اولیه و ثانویهتفکیک نشده به (را بصورت نهایی ) تغییرشکلهای کوچک
ض رممکن است نیروی محوری برخی از اعضاء نامشخص باشد که در این صورت با ف.  بودحجم عملیات نیز بیشتر خواهد

گردد و در صورت لازم  مقادیر مناسبی برای آنها، سازه تحلیل شده و نیروهای محوری حاصل با مقادیر مفروض مقایسه می
 .گردد محاسبات تکرار می

توان  همچنین می. دیده گرفت که باعث سهولت زیاد تحلیل خواهد بود نیروی محوری در سختی تیرها را ناثرتوان ا معمولاً می
 ):های کوچکρبرای (به جای استفاده از توابع مثلثاتی، از روابط تقریبی زیر استفاده نمود 

 
)25(             )

3
1(

1
EI4

30
1P4

1
EI4

1
EIS ρ

−≅−≅ 
 
)26(                      )

6
1(

1
EI2

30
1P

1
EI2

1
EISc

ρ
+≅+≅ 

   
)27(                      )

6
1(

1
EI6

30
1P3

1
EI6

1
EIS ρ

−≅−≅′ 
 
)28(        )1(

1
EI12

30
1P36

1
EI12

1
EIS* ρ−≅−≅ 

 
جملات اول . توان به روابط مشابه روابط فوق دست یافت  و انتخاب جملات اول و دوم آنها، میc و Sدر صورت بسط تیلور توابع 

ای  جملات دوم روابط مزبور بر اساس توابع شکل چند جمله.  داشتیکسان خواهند بود ولی جملات دوم اندکی فرق خواهند
 .اند روند، بدست آمده مناسب برای تیرها، که در روش اجزاء محدود بکار می

 ، و ماتریس دیگری که به آن ماتریس سختی [kb]، به دو ماتریس تیر، [kc]سختی المان ستون، در این روش تقریبی، ماتریس 
 :گردد ، تفکیک می[kg] شود، هندسی گفته می
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)29(                 ]k[]k[]k[ gbc −= 
 
 

)30(             
















−−
−
−

=
1266

642
624

1
EI]k[ b 

 و
 

)31(             
















−−
−
−

=
3633

341
314

30
PI]k[ g 

 
مقدار منفی  باید Pاگر عضو تحت کشش باشد، برای . کند ، اثرات ثانویه را در تحلیل سازه وارد می[kg]ماتریس . باشند می

 :توان نوشت روابط شیب و افت برای ستون را بصورت ماتریسی می. منظور شود
 

)32(                          
















φ
θ
θ

=
















2

1

c2

1

]k[
Vl
M
M

 

 
 :سبه نمود زیر محایتوان از روابط تقریب  کوچک میρ را نیز برای ′′S و cمقادیر توابع پایداری 

 
)33(                    )

2
1(

2
1c ρ

−= 
 
)34(                  )

3
21(3S ρ

−=′′ 
 

 نظیر 1θدای ستون، شیب ت در ابM1کان نداشته باشد، با اعمال لنگر ماگر انتهای ستون مفصلی بوده و تغییر مکان جانبی ا
 :ریکهایجاد خواهد شد بطو

 

)44(                 11 l
EISM θ′′= 

 .خواهد بود
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  در ستونδ−P اثر -4

ها و نیروهای انتهایی اعضای قابها، با درنظرگرفتن اثرات نیروی محوری مورد بررسی  روشهای محاسبه تغییر شکل) 3(در بند 
 .گیرد در این بند توزیع تغییرشکل و لنگر در طول عضو ستون مورد توجه قرار می. قرار گرفت
معادله تغییر شکل . اند  محاسبه شده12ای انتهایی عضو ، نیروه)3(شود که بر اساس نتایج تحلیل سازه، مطابق بند  فرض می

گیری از آن معادله، رابطه لنگر بصورت  با دو بار مشتق. باشد خواهد بود ولی در آن حل ویژه صفر می) 7(ستون، مشابه رابطه 
 :شود زیر نوشته می

 
)44(       xcosCxsinCEIM 21 λ+λ=ν ′′= 
 

-=M و x=0 در M=M1، از اعمال شرایط حدی C2 و C1. باشد می) 2(جهت نقطۀ انتهای شروع و به ) 1( از نقطۀ ابتداء xمحور 

M2  درx=1گردند  محاسبه می: 
 
)45(                        

1sin
1cosMMC 12

1 λ
λ+

−= 

 
)46(                12 MC = 
 

EI/P2 =λبا گرفتن مشتق .  ستون وجود ندارد ولی توزیع لنگر بصورت خطی نیستاگرچه، بار جانبی بر روی. باشد  میM 
 :شود ، امکان وقوع لنگر ماکزیمم در طول ستون ارزیابی میxنسبت به 

 

)47(                0xsinCxcosC
dx
dM

21 =λλ−λλ= 
 

 :شود بینی می  بصورت زیر پیش(xm)که در آن، محل لنگر حداکثر 
 
)48(       2/12

2
2
1

2
m2/12

2
2
1

1
m )CC(

Ccox,
)CC(

Csin
+

=λπ
+

=λπ 

 
 ، لنگر حداکثر M1 یا M2 باشد، در غیر آن صورت یکی از دو مقدار xm  < l  >  0 مورد قبول خواهد بود که xmزمانی جواب 

 :آید  نامیده شده و از رابطه زیر بدست میxm ،Mmلنگر نظیر . خواهد بود
 
)49 (                                      2/12

2
2
1m )CC(M += 

 
 :، برابر است باMmaxشود که لنگر حداکثر،  بطور خلاصه، نتیجه محاسبات بصورت زیر بیان می
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mxm  <                       |}M|,|M|,M{MaxM  0 >  برای    )50( 21mmax = 
 :و
 
xm < 0                    |}M|,|M|{MaxM   و یاl  < mx    برای       )   51( 21max = 
 

این موضوع دقت در . لنگر حداکثر ممکن است بیشتر از لنگرهای انتهایی بوده و محل آن نیز در داخل طول ستون باشد
تر از نحوه خطی تغییرات  حتی اگر لنگر حداکثر در انتهای ستون باشد، شیب تغییرات آن ملایم. طلبد ها را می طراحی وصله

ستون تک (برای حالاتی که لنگرهای دو انتهای ستون جهات مختلف داشته باشند . اهد بودلنگر مفروض در حل اولیه خو
ستونهای طبقات بالاتر ساختمانهای بلند، بر اثر مدهای بالاتر . ، احتمال وقوع لنگر حداکثر در میانه ستون بیشتر است)اییحنان

های قاب نیز چنین  ین در بارگذاری قائم شطرنجی دهانههمچن. در زلزله داشته باشندرا توانند چنین وضعیتی  ارتعاشی، می
 .حالتی محتمل است

 
 2800 بر اساس استاندارد P−∆ اثر -5

ها، تلاشها و تغییرمکانهای ثانوی ناشی از اثر بار محوری در تغییرمکان جانبی باید در تحلیل و یا طراحی درنظر  در کلیه سازه
توان به کمک  معروف است، را می P−∆ات ناشی از اثر وزن سازه در تغییرمکان جانبی آن، که به اثر تأثیر. گرفته شوند

.  منظور نمود2800های طراحی و یا روش تقریبی ارائه شده در استاندارد  نامه روشهای تحلیل، روشهای عنوان شده در آئین
 معروف است، باید به کمک δ−Pضو در تغییرمکان جانبی آن عضو، که به اثر تأثیرات حاصل از اثر نیروی محوری هر ع

 .های طراحی و یا روشهای تحلیلی مناسبی درنظر گرفته شوند نامه روشهای ارائه شده در آئین
 :ی هر طبقه لحاظ نمودتوان با استفاده از شاخص پایداری برا  به روش تقریبی را میP−∆اثرات 

 
)52(                   

i

e
i Vh

P






 ∆

=θ 
 :که در آن

Pi =  وارده به وسط طبقه ) بدون ضریب بار(وزن کل مرده و زندهiام 
ei∆ =نسبی طبقه  تغییرمکان اولیه ارتجاعیiام ناشی از بارهای جانبی وارده 
Vi =  برش در وسط طبقهi حاصل از بارهای جانبی واردهام 
hi = ارتفاع طبقهiام 

 .شود   مطابق رابطه زیر بیشتر باشد، سازه در آن طبقه ناپایدار محسوب میmaxθ از مقدار iθ، مقدار iاگر برای طبقه 

)54(           250
251 /

R
/

max ≤=θ 
 
Rضریب رفتار سازه است . 

 .در آن طبقه صرفنظر کرد P−∆توان از اثرات  ص پایداری کمتر از یک دهم باشد میاگر برای هر طبقه شاخ
در تغییر مکان نسبی  P−∆ باشد در آن صورت به منظور اعمال اثر maxθ و 1/0، شاخص پایداری بین iاگر برای هر طبقه 

 . طبق رابطه زیر ضریب نمودadiبقه را در ضریب افزایش توان تغییرمکان اولیه ارتجاعی ط طبقه، می

)55(                      
θ−

=
1

1
dia 
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eidiaحاصل ضریب   . محسوب خواهد شدiتغییرمکان ارتجاعی نسبی طبقه  به عنوان ∆
باشد که به نحو مناسبی ظرفیت مقاومت و سختی  لازم می، P−∆جهت جبران کاهش مقاومت و سختی جانبی به جهت اثر 

 .جانبی سازه افزایش یابد
 
 2800 تغییرمکان جانبی طبقات بر اساس استاندارد -6

تغییرمکان جانبی نسبی طبقات و یا بام در اثر زلزله طرح، حداکثر تغییرمکان نسبی غیرارتجاعی ناشی از حرکات زمین است 
برداری، حداکثر تغییرمکان  تغییر مکان نسبی طبقات و یا بام در اثر زلزله تراز بهره. شود  طرح نامیده میکه تغییرمکان نسبی

 جانبی تغییرمکان. شود نامیده میبرداری  باشد که تغییرمکان نسبی بهره  می2800برداری استاندارد  ارتجاعی ناشی از زلزله بهره
در محاسبه تغییرمکاتنهای جانبی . باشد  جرم کفهای بالا و پایین طبقه مزبور میهر طبقه برابر اختلاف تغییرمکانهای مراکز

 .شوند درنظر گرفته می P−∆برداری، سختی مؤثر سازه و اثرات  طرح و بهره
 
  تغییرمکان جانبی طرح-7

همچنین بدین منظور . له طرح محاسبه نمودتوان بر اساس تحلیل غیرارتجاعی سازه در اثر زلز تغییرمکان جانبی طرح را می
در ضریب  P−∆اثر را پس از اعمال توان تغییرمکان نسبی حاصل از تحلیل ارتجاعی هر طبقه سازه بر اثر زلزله طرح  می
R4/0ضریب .  ضرب کرده و نتیجه را بعنوان تغییرمکان جانبی طرح در نظر گرفتR4/0مال دارد به م احتو در ویرایش سR7/0 

 .افزایش یابد
 از پیش نویس ویرایش سوم 1ای در جدول شماره  مقادیر مجاز تغییرمکان جانبی نسبی طرح برای سیستمهای مختلف سازه

ای آنرا  شود با این شرط که دیوارها وسایر قطعات غیرسازه این محدودیتها شامل ساختمانهای یک طبقه نمی. ارائه گردیده است
کنترل تغییرمکان ، 2800 استاندارد در ویرایش دوم. ناسبی جهت سازگاری با تغییرمکان جانبی طراحی و اجرا نمودبه نحو م

 برابر ارتفاع آن R/03/0گیرد که نباید از  صورت می P−∆اثر جانبی نسبی هر طبقه برای مقدار ارتجاعی آن و پس از اعمال 
 .طبقه تجاوز نماید
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 )2800نویس ویرایش سوم استاندارد  پیش( تغییرمکان نسبی طرح  مقادیر مجاز-1جدول شماره 
زمان تناوب اصلی نوسان بیش از  ای سیستم سازه

  ثانیه7/0
زمان تناوب اصلی نوسان کمتر از 

  ثانیه7/0
 دیوارهای باربر: الف
قاب ساختمانی ساده با دیوارهای : ب

 برشی یا مهاربندی
 قاب خمشی: ج
 دوگانه یا ترکیبی: د

  برابر ارتفاع طبقه015/0
  برابر ارتفاع طبقه015/0

 
  برابر ارتفاع طبقه025/0
  برابر ارتفاع طبقه02/0

  برابر ارتفاع طبقه012/0
  برابر ارتفاع طبقه012/0

 
  برابر ارتفاع طبقه02/0
  برابر ارتفاع طبقه016/0

 
 برداری  تغییرکمان جانبی در اثر زلزله سطح بهره-8

 . شود برداری بر اساس تحلیل ارتجاعی محاسبه می ه برداری سازه بر اثر زلزله بهر هرهتغییرمکان جانبی ب
∆−Pنیز باید درنظر گرفته شود . 

در مواردی که نحوه .  ارتفاع طبقه و یا ارتفاع کل ساختمان تجاوز نماید005/0تغییرمکان نسبی طبقات و یا بام نباید از 
ای باشد که این قطعات بتوانند در برابر تغییر مکانهای جانبی  ای به گونه و سیستم اتصال قطعات غیرسازهبکارگیری مصالح 

 برای ساختمانهای بیشتر از یک طبقه افزایش داد و در 008/0توان تا   مزبور را میدبیشتر بدون خسارات عمده برجای بمانند ح
 . قدری افزایش یابد005/0 احتمال دارد در ویرایش سوم حد .مورد ساختمانهای یک طبقه از آن حد صرفنظر نمود

 
 P−∆ سختی مؤثر سازه برای محاسبه تغییرمکان جانبی و اثر -9

در روشهای تحلیل ارتجاعی سازه به منظور محاسبه تغییرمکان جانبی، اثرات عوامل مختلف در سختی جانبی سازه باید درنظر 
تغییر شکل برشی اعضای با جان باز و سایر عوامل مؤثر در چشمه اتصال و  های فولادی اثرات تغییرشکل ازهدر س. گرفته شود

های بتنی، اثرات نیروی محوری، رفتار غیرخطی بتن و ترک خوردگی در طول عضو باید  در سازه. تغییرشکل باید منظور شوند
 . نظر قرار گیرنددردر سختی مؤثر عضو 

، بعنوان مقدار مؤثر مدول ارتجاعی، Ecنامه بتن ایران برای مدول ارتجاعی بتن،   از مقدار توصیه شده در آئیندر صورت استفاده
توان صلبیت خمشی مؤثر اعضای بتن را بصورت حاصل ضرب آن مدول ارتجاعی در نسبتی از ممان اینرسی مقطع کل  می

 :، برآورد نمودIgعضو، 
 EcIg  5/0  تیر بتن مسلح   

   EcIg  تنیده یشتیر پ
 EcIg  7/0   ستون

 EcIg  8/0 دیوار ترک نخورده
 EcIg  5/0 دیوار ترک خورده 

 EcIg  25/0  دال تخت
 

توان ممان   شکل میTدر مورد تیرهای . باشد صلبیت خمشی حاصل معرف صلبیت خمشی مؤثر و متوسط عضو در طول آن می
 . شکل در نظر گرفتTیر مستطیل با عرضی برابر عرض جان تیر اینرسی مقطع آن را دو برابر ممان اینرسی مقطع ت

در صورت . در مورد صلبیت خمشی دیوارها انتخاب فرض ترک خورده و یا نخورده باید با نتیجه تحلیل مطابقت داشته باشد
توان همان سطح  سطح مقطع مؤثر عضو را می. توان استفاده کرد  میIg Ec65/0بینی دقیق، از مقدار متوسط  عدم امکان پیش
مقادیر معادل فوق بر اساس اینکه در برخی . گردد فرض می Ec4/0ثر برابر ؤمدول برشی م. ، در نظر گرفتAgمقطع کل عضو، 
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بردای مورد استفاده  بهرهو اند و برای هر دو زلزله طرح  باشند ارائه شده نقاط لنگرهای خمشی در حدود ظرفیت مقطع می
 .خواهند بود
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