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 با نرم افزارهای
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 مقدمه

با همکاری گروه پس از استقبال مناسب از دوره های حضوری و آنلاین بنده در زمینه طراحی سازه های صنعتی 

، تصمیم به تعریف دورۀ جدیدی تحت عنوان طراحی کف های پیش تنیده به کمک نرم افزار گرفته شد. امروزه  808آموزشی 

به دلیل مزایای متعدد این کف ها از مقبولیت ویژه ای نزد کارفرمایان و مهندسین برخوردار شده و در اقصی نقاط کشور تقاضا 

. به دلیل تفاوت های عمدۀ این سازه ها به ویژه در رشد چشمگیری داشته استهایی با این کف ها برای طرح و ساخت سازه 

بخش طراحی از یک سو و عدم وجود منابع جامع و دوره های آموزشی سهل الوصول تعداد طراحان این نوع سازه ها مخصوصاً 

ها کتاب به روز و کاربردی به قلم توانای استاد حسن در حال حاضر تقریباً تن در استانهای کوچک تر انگشت شمار می باشد.

باجی از نشر علم عمران می باشد.)هرچند نسخه فعلی این کتاب نیز کلیه مطالب پوشش نمی دهد(. بخش زیادی از پروسه 

رسین می باشد که در جزوه استاد مسعود حسین زاده اصل از مدشابه سازه های با دالهای تخت بتنی طراحی این سازه ها م

ظر قرار مد ننیز در قسمت انتهایی این جزوه نظرات کاربردی ایشان  و به صورت مبسوط به آن پرداخته شدهخوش ذوق کشور 

خواهد گرفت. به جرأت می توان گفت بهترین منبع آموزشی نوشته استاد بیژن اِعلامی شخصیت برجسته بین المللی در زمینه 

می باشد. یکی دیگر از اساتیدی که جا  ADAPTوسعه دهنده مجموعه نرم افزارهای طرح و اجرای سازه های پیش تنیده و ت

از اساتید به نام در زمینه سازه های پیش تنیده در کشور آمریکا می باشد که کتاب ایشان  Dirk Bondyدارد از ایشان نام ببرم 

ژه در ادامه جا دارد تشکر وییده کم نظیر می باشد. در زمینه مسائل پایه و همچنین طرح لرزه ای دیافراگم در سازه های پیش تن

ای از استاد ارجمندم مهندس عبدالمهدی عباسی از طراحان حاذق استان بوشهر داشته باشم که قطعاً نام ایشان برای بسیاری از 

ه صورت بیانی ساده و بشما عزیزان آشنا می باشد. در این دوره سعی شده برآیند مطالب گفته شده در منابع فوق تا حد ممکن با 

 ADAPTدر حال حاضر تخصصی ترین نرم افزار در زمینه طراحی سازه های پیش تنیده  کاربردی انتقال داده شود.

BUILDER  میباشد که محیط آن برای طراحی این سازه ها اختصاصی سازی شده است. پس از انتشارSAFE 12  و دنبال

نرم افزار ایجاد شده تا آنجا که بسیاری از طراحان به سمت این نرم افزار  2این یک رقابت جدی میان  41و  41آن نسخه ها 

را به بازار عرضه کرد که تقریباً تمام  ETABS 2016در سال گذشته میلادی  CSIگرایش پیدا کرده اند. کمپانی محبوب 

نابراین شما با استفاده از نسخه را در خود جای داده است. ب SAFEقابلیت های نسخه های پیشین به همراه ویژگی های 

ETABS 2016 .بدون نیاز به نرم افزار دیگری قادر خواهید بود تقریباً غالب سازه پیش تنیده را مدلسازی و طراحی کنید 

امید است مدرس بتواند در این دوره های آموخته های اندک خود را به نحو شایسته ای به شما عزیزان انتقال دهد و شاهد 

 در اران گرامیشما همکارزشمند نظرات  جرای سازه های پیش تنیده در آینده ای نزدیک توسط شما عزیزان باشیم.طرح و ا

 ارتقاء و بهبود کیفیت مطالب این جزوه و دوره های آتی می تواند راهگشا باشد.

 ویرایش اول  

 4931تابستان 

 سیدصادق علوی

Sadeghalavi@yahoo.com 
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 وخت ؛در این دوره خواهید آم

 انتخاب سیستم سازه ای مناسب با توجه به جمیع شرایط

 تفاوت ها میان سیستم ها پیش تنیده

 طراحی دستی یک مثال ساده در حد سرویس و حد نهایی

 تشریح روند مدلسازی در نرم افزار

 کنترل تغییر مکان

 کنترل ارتعاش

 کنترل برش پانچ با لحاظ ملاحظات طرح لرزه ای

 برش یکطرفهکنترل 

 راگمکنترل کفایت دیاف

 صلبیت دیافراگمکنترل 

 های اجراییتوصیه 
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 انواع سیستم های باربر ثقلی در سازه های بتنی به روایت تصویر
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 ترک خوردگی تار تحتانی یک عضو بتنی تحت اثر بارهای ثقلی
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 دال پیش تنیده در سازه های ساختمانی

 

 



 
7 

 

 

 

 



 
8 

 دسته بندی اعضای بتنی
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 تلف در کشور آمریکادیاگرام مصرف فولاد پیش تنیدگی در سازه های مخ
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 نمای شماتیک از اجزاء تشکیل دهنده یک سیستم پیش تنیده نچسبیده

 

 

 رشته در سیستم نچسبیده 7نمای شماتیک از یک کابل 

 

 

 

 



 
11 

 کلافی از یک کابل مورد استفاده در سیستم نچسبیده

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 به منظور تامین پروفیل قائم کابلها chairانواع 
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 نه جک هیدرولیک جهت ایجاد پیش تنیدگی در کابلهایک نمو

 

 روشهای مختلف جهت آرایش کابلها در پلان
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 مراحل پس کشیدگی در سیستم های پس کشیده پیش ساخته



 
14 

 

 تیرچه های پیش ساخته بتنی پس کشیده

 

 

 رشته در سیستم نچسبیده 7جزئیات یک نمونه کابل 
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 یک داکت در سیستم چسبیده کابل درون 3جزئیات قرار گیری 

 

 

 چند نمونه داکت پلاستیکی مورد استفاده در سیستم چسبیده
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 مشخص کردن محل عبور تندانها با رنگ زیر دال پس از اجرای دال

 

 مقایسه هزینه تمام شده سیستم بتنی معمولی و پیش تنیده به نسبت دهانه
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 فلسفه پیش تنیدگی
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 مزایای سیستم ها پیش تنیده نسبت به سازه های بتنی معمولی
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 دال نازک تر

درصد ضخامت کمتری نسبت به دال   33متر بیشتر باشد، دال پیش تنیده تقریباً  5در صورتی که دهانه از 

ضخامت کمتر به معنای صرفه جویی بیشتر در مصرف بتن   بتن مسلح برای بارگذاری مشابه خوهد داشت.

ال، ستونها، دیوارهای برشی و فونداسیون می باشد. به دنبال کاهش مصرف مصالح میزان تولید  د

طبقه و گاهی   20با این اوصاف  به صورت تقریبی به ازاء هر گازهای گلخانه ای نیز کاهش خواهد یافت.

ر این  د که دکمتر ارتفاع نهایی سازه به اندازه یک طبقه نسبت به سازه های مشابه کوتاه تر خواهد ش

 صورت علاوه بر کاهش نیروی زلزله و باد، لنگر واژگونی نیز کاهش خواهد یافت.

 دهانه های بلندتر

امکان ایجاد دهانه های بلندتر به کمک دالهای پیش تنیده نسبت به دالهای بتن مسلح رایج با ضخامت  

ع از  این موضو ز خواهد شد.یکسان مهیا می باشد. این موضوع خود باعث ایجاد فضای آزاد بیشتری نی

 سوی دیگر تعداد ستونهای مورد نیاز را نیز کاهش خواهد داد.

 

 حذف تیرها



 
22 

در بسیاری از موارد، پیش تنیدگی این امکان را به ما می دهد که تیرها را به طور کامل حذف کنیم.  

ا  ا هزینه قالبندی تبدیهی است که استفاده از دال تخت میزان قالب بندی را کاهش می دهد. در آمریک

 درصد هزینه کف می رسد. ساده شدن قالب بندی یک امتیاز بزرگ محسوب می شود. 33

 

 

 

 

 قابلیت ستونگذاری بهتر برای پلانهای نامنظم
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امروزه معماری، دهانه های بلندتر و ستونگذاری های نامنظم را طلب می کند. سیستم های پیش تنیده  

ذاری  نداشته و امکان ستونگ دال بتن مسلح)مخصوصاً با وجود تیر( را محدودیت های سیستم های سنتی 

 های دلخواه را فراهم کرده است.

 

 

 سازه سبک تر یعنی نیاز لرزه ای کمتر

درصد از یک سازه بتن مسلح معمولی سبک تر میباشد. این موضوع کمک   33یک سازه پیش تنیده تقریباً 

نبال آن فونداسیون می شود. گاهی اوقات تغییر سیستم به پیش  شایانی به اقتصادی شدن ستونها و به د

تنیده منجر به مضاعف شدن هزینه طراحی سازه خواهد شد، بنابراین بهتر این است که سازه از ابتدا  

برای سیستم پیش تنیده طراحی شود. در کالیفورنیا سازندگان معمولاً از بتن سبک جهت کف ها و بتن  

درصد وزن سازه را کاهش خواهد داد. این   50دیوارها استفاده می کنید که تا  معمولی برای ستونها و

 موضوع در مناطق با خطر لرزه ای بالا مزیت بزرگی محسوب می شود.

 

 

 توان تحمل بارهای متمرکز بیشتر

در کف های پیش تنیده می توان پروفیل کابلها را طوری تنظم کرد تا اثر بارهای متمرکز ثقلی خنثی  

. به این صورت که در محل های مورد نظر یک خیز منفی در اثر پیش تنیدگی کابلها ایجاد شود. به  شود
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یش از این  تا پ این ترتیب بر خلاف سایر سیستم ها امکان حذف ستونها در طبقه تحتانی فراهم خواهد شد.

 برای پارکینگ ها و طبقات تحتانی تجاری این موضوع معضل بزرگی محسوب می شد.

 

 

 

 

 کاهش تغییر شکل

کف های پیش تنیده عمدتاً تغییر شکل های کوچک تر نسبت به کف های بتن مسلح معمول تحت بارهای  

ثقلی خواهند داشت. این مساله یکی از عوامل اصلی استقبال از سیستم های پیش تنیده در کشور آمریکا  

دن  اولاً پیش تنیدگی باعث خنثی شعامل باعث کاهش تغییر شکل در این سیستم ها می شود.  2می باشد. 

بخش عمده ای از بارهای مرده شده که در نهایت تا حد قابل ملاحظه ای تغییر شکل تحت اثر بار مرده  



 
25 

کاهش خواهد یافت. ثانیاً در صورت پیش تنیدگی در تمام موارد باعث کاهش ترک خوردگی و در برخی  

ر  تا حد زیادی تغییس شده که این مساله نیز موارد باعث حذف کامل ترک خوردگی تحت بارهای سروی

شکل را کاهش خواهد داد. در نهایت میتوان گفت تغییر شکلهای منجر به خرابی قابل ملاحظه تحت اثر  

 بار ثقلی تقریباً و تحقیقاً در ارتباط با سیستم های پیش تنیده منتفی می باشد.

 کاهش ترک خوردگی

دن تنش های مجاز کششی تحت اثر بارهای سرویس اجازه ترک  به دلیل محدود کر ACI-318استاندارد 

قابل    EC2طرفه را نمی دهد. هرچند این موضوع در استاندارد  2خوردگی به بتن در سیستم دال 

پذیرش بوده و در صورت استفاده از آن طراح بایستی عرض ترک را محاسبه و محاسبات منظور نمایند.  

 تن در برابر رطوبت کمک شایانی خواهد کرد.کاهش ترک خوردگی نفوذ ناپذیری ب

 

 ارتعاش

ارتعاش عاملی است که در ارتباط با بهره برداری بایستی مورد توجه قرار گیرد. دهانه های بلند و دال  

های نازک منجر به ایجاد ارتعاش غیر قابل قبول خواهند شد. کف های بتن مسلح به دلیل داشتن  

ت به دالهای بتن مسلح معمول، بیشتر مستعد ارتعاش های فراتر از  ضخامت کمتر و دهانه بلندتر نسب

عامل منجر به کاهش ارتعاش در این کف ها   2محدوده مجاز خواهند بود. این در حالی است که 

اولاً این دالها به دلیل ضخامت کمتر جرم کمتری دارند و در ثانی به دلیل حذف ترک ها   خواهد شد.

به هر   عامل باعث ایجاد فرکانس طبیعی بالاتری خواهند شد. 2. این سختی بیشتری خواهند داشت

ترتیب در دهانه های ارتعاش دالهای پیش تنیده در دهانه های نسبتاً بزرگ زیر اثر قدم زدن بایستی  

   کنترل گردد.

 روند طراحی دال پس کشیده )نچسبیده(

 افت ها
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سته کلی تقسیم می شوند. افت های کوتاه مدت و بلند مدت. د 2به طور کلی در سیستم های پیش تنیده افت ها به 

هرچند این افت ها قابل مقایسه هستند اما با تقریب بسیار خوبی می توان از مقادیر توصیه شده استفاده نمود. مقدار 

مت درصد مقاو 5درصد مقاومت نهایی کابلها و برای افت های بلند مدت  40افت توصیه شده برای افت کوتاه مدت 

نیز به صورت پیش فرض از همین مقادیر استفاده می کنند.  SAFEو  ETABSنهایی کابلها می باشد. نرم افزارهای 

 البته کاربر می تواند با وارد نمودن پارامترهای مورد نیاز به کمک نرم افزار مقادیر دقیق افت ها را محاسبه نماید.
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60 𝐾𝑠𝑖 ≅ 4135
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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 1شمارۀ  مثال

 مطلوب است طراحی یک دال تخت پس کشیده )دو طرفه( برای پلان شکل زیر با توجه به مشخصات داده شده.

 )واقع در شهر بوشهر با شرایط محیطی شدید(کاربری ؛ مسکونی

 در نظر گرفته شود.( کیلوگرم بر مترمربع 400معادل  مردهقابل جابجایی )بار غیر دارای پارتشین بندی 

 سانتیمتر میباشد. 50طول و عرض کلیه ستونها 

 کیلوگرم بر مترمربع در نظر گرفته شود. 450بار مرده معادل کفسازی برابر با 

 کیلوگرم سانتیمتر در نظر گرفته شود. 900مقاومت فشاری مورد نیاز 

 شود.می بر سانتیمتر در نظر گرفته  کیلوگرم 210مقاومت فشاری بتن در زمان جک زدن برابر با 

 سانتیمتر مربع می باشد. 4رشته به هم تابیده( با سطح مقطع  7میلیمتر)از  49کابلها به قطر 
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 ی کنیم.ضخامت اولیه دال را تعیین مو سربارهای پس از ساخت،  در اولین گام با توجه به دهانه ها 

1.5 + 1 + 2 = 4.5
𝐾𝑁

𝑚2
→

800

36
≈ 22𝑐𝑚 

نوار ستونی تقسیم می گردد.)بر خلاف دالهای بتن مسلح نوار میانی  2با توجه به مطالب گفته شده در هر راستا به 

 نخواهیم داشت(

عیین ت بار را تجهت محاسبه لنگرها و نیروهای برشی ابتدا با توجه به عرض هر نوار بار گسترده خطی معادل هر حال

 می کنیم.

𝐷𝑒𝑎𝑑 → 2400 × 0.22 ×
8

2
= 2112

𝐾𝑔

𝑚
↓ 

𝑆𝑢𝑝𝑒𝑟 𝑖𝑚𝑝𝑜𝑠𝑒𝑑 𝐷𝑒𝑎𝑑 → (150 + 100) ×
8

2
= 1000

𝐾𝑔

𝑚
↓ 

𝐿𝑖𝑣𝑒 → 200 ×
8

2
= 800

𝐾𝑔

𝑚
↓ 

ی کند. بنابراین درصد بار مرده ناشی از دال بتنی را خنث 80الی  10همچنین بار بالانس بایستی به اندازه ای باشد که 

 درصد را در نظر می گیریم( 80خواهیم داشت ؛ )در این مثال 

𝑊𝑏 → 0.8 × 2112 ≈ 1690
𝐾𝑔

𝑚
↑ 

 با توجه به مشخصات کابلها و مقدار افت ها نیروی پیش تنیدگی موثر ناشی از هر کابل را محاسبه می کنیم.

𝐹𝑝𝑢 = 270 𝐾𝑠𝑖 = 18600
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 ؛ ت های بلند مدتپیش از وقوع اف

درصد از این نیروی  40درصد ظرفیت نهایی جک زده می شوند، اما پس از برداشتن جک حدود  80تندانها برای 

رابر خواهد در حالت سرویس اولیه بپیش تنیدگی از دست خواهد رفت)افت اولیه(، بنابراین تنش موثر پیش تنیدگی 

 شد با ؛

𝑓𝑠𝑒 = 0.7 × 18600 = 13020
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

13020
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
≤ {0.75𝐹𝑝𝑢 = 13950

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
}  𝑂𝐾 

 با توجه به اینکه سطح مقطع هر کابل نیروی پیش تنیدگی هر کابل برابر خواهد شد با ؛

𝑓𝑠𝑒 × 𝐴 = 13020 × 1 = 13020 𝐾𝑔 

 ؛ پس از وقوع افت های بلند مدت
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𝑓𝑠𝑒 = 0.7 × 18600 − (0.05 × 18600)𝑙𝑜𝑛𝑔 𝑡𝑒𝑟𝑚 = 12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
≤ {0.65𝐹𝑝𝑢 = 12090

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
}  𝑂𝐾 

 

 نیروی پیش تنیدگی هر کابل برابر خواهد شد با ؛ ها کابل سطح مقطع با توجه به

𝑓𝑠𝑒 × 𝐴 = 12090 × 1 = 12090 𝐾𝑔 

یجاد شترین فاصله نسبت به مرکز هندسی دال اپروفیل طولی کابل به نحوی تنظیم می شود که در ناحیه کششی بی

سانتیمتر در می گیریم، بنابراین  9با توجه شرایط محیطی پوشش روی کابل در قسمت تحتانی دال را برابر با شود. 

 لنگر مقاوم نسبت به مرکز هندسی دال برابر خواهد شد با ؛

𝑎 =
𝑡𝑠𝑎𝑙𝑏

2
− 𝑐𝑜𝑣𝑒𝑟 =

22

2
− 3 = 9𝑐𝑚 

میلی متر میباشد نیز بایستی  1بایستی نصف ضخامت یک کابل که تقریباً برابر با  aحاسبه مقدار دقیق تر البته جهت م

 در نظر گرفته شود، هرچند تفاوت چندانی در محاسبات ایجاد نخواهد کرد.

 

جه به مقدار درصد( با تو 80لازم جهت خنثی کردن کسری از بار مرده دال)در این مثال پیش تنیدگی در نهایت نیروی 

 کابلها در مرکز دال برابر خواهد شد با ؛  افتادگی

𝑃 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8 × 𝑎
=

1690 × 82

8 × 0.09
= 150222 𝐾𝑔 

عدد فوق کل نیروی پیش تنیدگی است که بایستی توسط مجموعه کابلها در نوار طراحی تامین شود. با توجه به 

 ظرفیت هر کابل تعداد کابلها تعیین می شود.
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𝑛 =
150222

12090
= 12.42 → 𝑢𝑠𝑒 → 12 𝑇𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛 

 با توجه به گرد کردن تعداد کابلها نیروی پیش تنیدگی دقیق را با توجه به تعداد کابلها مجدداً تعیین می کنیم.

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 12 × 12090 = 145080 𝐾𝑔 

ارد حی در محدودۀ مجاز آیین نامه قرار دبایستی کنترل شود که میزان پیش تنیدگی ایجاد شده در سطح مقطع نوار طرا

 کیلوگرم بر سانتیمتر مربع باشد.  3/48تا  1/8یا خیر، میزان تنش پیش تنیدگی بایستی بین 

 
𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

=
145080

(
800

2
× 22)

= 16.48 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 𝑂𝑘 

𝐶𝑟𝑜𝑠𝑠 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑂𝑓 𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 → 𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 = 𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 𝑤𝑖𝑑𝑡ℎ × 𝑡𝑠𝑙𝑎𝑏 

 کنترل تنش ها در مقطع بتنی تحت ترکیب بار سرویس اولیه

 در این مرحله بارها شامل بار مرده ناشی از دال و نیروی پیش تنیدگی میباشد.

 

𝑀𝐷 =
𝑊𝑑 × 𝑙2

8
=

2112 × 82

8
= 16896 𝐾𝑔. 𝑚 

 

𝑀𝑏 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8
=

1690 × 82

8
= 13520 𝐾𝑔. 𝑚 

 

 با توجه به ترکیب فوق لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛

𝑀𝑛𝑒𝑡 = 16896 − 13520 = 3376 𝐾𝑔. 𝑚 
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𝑓𝑏 = +
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑓𝑡 = −
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 =
𝑏𝑡2

6
=

400 × 222

6
= 32267 𝑐𝑚3 

 بایستی مجدداً محاسبه شود. Pبرای این سطح با توجه به اینکه افت های بلند مدت رخ نداده مقدار 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 12 × 13020 = 156240 𝐾𝑔 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

=
156240 

400 × 22
= 17.75 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

𝑓𝑏 = +
3376 × 100

32267
− 17.75 ≈ −7.28

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 144 𝑂𝐾  

𝑓𝑡 = −
3376 × 100

32267
− 17.75 = −28.2

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 144 𝑂𝐾  

در نهایت سطح تنش موجود در تار  همانطور که ملاحظه می فرمایید، در این مرحله تمام دال تحت فشار قرار دارد.

 .بالا و پایین دال نبایستی از مقادیر مجاز آیین نامه فراتر رود

 
 0.6 × 240 = 144 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.8√𝑓′𝑐𝑖 = 0.8√240 = 12.4 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 1.6√𝑓′𝑐𝑖 = 1.6√240 = 24.8 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 

 ر مقطع بتنی تحت ترکیب بار سرویس)معمولی(کنترل تنش ها د
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𝑀𝐷+𝑆𝐷 =
𝑊𝐷+𝑆𝐷 × 𝑙2

8
=

(2112 + 1000) × 82

8
= 24896 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝐷+𝑆𝐷+𝐿 =
𝑊𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 × 𝑙2

8
=

(2112 + 1000 + 800) × 82

8
= 31296 𝐾𝑔. 𝑚 

 

𝑀𝑏 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8
=

1690 × 82

8
= 13520 𝐾𝑔. 𝑚 

 

 با توجه به ترکیب فوق لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛

𝑀𝑛𝑒𝑡1 = 24896 − 13520 = 11376 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝑛𝑒𝑡2 = 31296 − 13520 = 18776 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑓𝑏 = +
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑓𝑡 = −
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 =
𝑏𝑡2

6
=

400 × 222

6
= 32267 𝑐𝑚3 

همان مقدار محاسبه شده در مراحل قبل  Pمقدار  دادهبرای این سطح با توجه به اینکه افت های بلند مدت رخ 

 است.

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 12 × 12090 = 145080 𝐾𝑔 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

=
145080 

400 × 22
= 16.48 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 



 
50 

 برای ترکیب بار اول خواهیم داشت ؛

𝑓𝑏 = +
11376 × 100

32267
− 16.48 ≈ +18.77

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 < 27.7 𝑂𝐾  

𝑓𝑡 = −
11376 × 100

32267
− 16.48 = −51.73

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 180 𝑂𝐾  

 خواهیم داشت ؛ دومبرای ترکیب بار 

𝑓𝑏 = +
18776 × 100

32267
− 16.48 ≈ +41.7

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 ≮ 27.7 𝐵𝐴𝐷  

𝑓𝑡 = −
18776 × 100

32267
− 16.48 = −74.66

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 180 𝑂𝐾  

 

 

 

 0.6 × 300 = 180
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

 

 
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 1.6√𝑓′

𝑐
= 1.6√300 = 27.7

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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 ر مقطع بتنی تحت ترکیب بار سرویس)بلند مدت(کنترل تنش ها د

 

𝑀𝐷+𝑆𝐷 =
𝑊𝐷+𝑆𝐷 × 𝑙2

8
=

(2112 + 1000) × 82

8
= 24896 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝐷+𝑆𝐷+0.5𝐿 =
𝑊𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 × 𝑙2

8
=

(2112 + 1000 + 0.5 × 800) × 82

8
= 28096 𝐾𝑔. 𝑚 

 

𝑀𝑏 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8
=

1690 × 82

8
= 13520 𝐾𝑔. 𝑚 

 

 

 

درصد بارهای زنده ماندگار خواهند بود.)البته تحت آیین نامه متحد اروپا این ضریب  50در این حالت فرض میشود 

 میباشد.(با توجه به کاربری کف متغییر 

 با توجه به ترکیب فوق لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛
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𝑀𝑛𝑒𝑡1 = 24896 − 13520 = 11376 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝑛𝑒𝑡2 = 28096 − 13520 = 14576 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑓𝑏 = +
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑓𝑡 = −
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 =
𝑏𝑡2

6
=

400 × 222

6
= 32267 𝑐𝑚3 

همان مقدار محاسبه شده در مراحل قبل  Pبرای این سطح با توجه به اینکه افت های بلند مدت رخ داده مقدار 

 است.

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 12 × 12090 = 145080 𝐾𝑔 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

=
145080 

400 × 22
= 16.48 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 ترکیب بار اول خواهیم داشت ؛برای 

𝑓𝑏 = +
11376 × 100

32267
− 16.48 ≈ +18.77

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 < 27.7 𝑂𝐾  

𝑓𝑡 = −
11376 × 100

32267
− 16.48 = −51.73

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 135 𝑂𝐾  

 خواهیم داشت ؛ دومبرای ترکیب بار 

𝑓𝑏 = +
14576 × 100

32267
− 16.48 ≈ +28

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 ≅ 27.7 𝑂𝐾  

𝑓𝑡 = −
14576 × 100

32267
− 16.48 = −61.65

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 135 𝑂𝐾  

 

 0.45 × 300 = 135
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 1.6√𝑓′

𝑐
= 1.6√300 = 27.7

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

رویس شی در سطح سمی توان گفت در اغلب موارد پارامتر تعیین کننده در سطح سرویس، مقدار تنش در ناحیه کش

طرفه در حد سرویس را مجاز نمی  2ترک خوردگی دال بتنی  ACI-318معمولی میباشد. با توجه به اینکه استاندارد 

ترک خوردگیرا مجاز دانسته و  EC-8داند، تقریباً راهی جز افزایش ضخامت دال نخواهیم داشت. هرچند استاندارد 

را مجاز می داند. دقت داشته باشید ترکیب آیین نامه ها به این شکل جهت برای جبران آن استفاده از فولاد معمولی 

 پاسخ گرفتن به لحاظ فنی مورد قبول نبوده و طراح بایستی موارد این شکلی را بر اساس آیین نامه مبنا اقناع نماید.

 

 پایان جلسه دوم
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 طراحی در حالت حدی نهایی



 
54 

 

𝑀𝐷+𝑆𝐷 =
𝑊𝐷+𝑆𝐷 × 𝑙2

8
=

(2112 + 1000) × 82

8
= 24896 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝐿 =
𝑊𝐿 × 𝑙2

8
=

(800) × 82

8
= 6400 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝑏 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8
=

1690 × 82

8
= 13520 𝐾𝑔. 𝑚 

 برای ترکیب بار دوم خواهیم داشت ؛

𝑀𝑢 = (1.2 × 24896) + (1.6 × 6400) − 13520 = 26595 𝐾𝑔. 𝑚 
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60 𝐾𝑠𝑖 ≅ 4100
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

 

سانتیمتر تجاوز کند، به آرماتور افت و حررات)مشابه دالهای بتن  497مطابق متن فوق در صورتی که فاصله تندانها از 

 مسلح نیاز خواهیم داشت(.
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𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 = 400𝑐𝑚 →
𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

𝑛𝑡𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠

=
400

12
= 33 𝑐𝑚 

 اتور افت و حررات نیاز نخواهیم داشت.بنابراین به آرم

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.53√𝑓′

𝑐
 

طبق متن فوق در صورتی که نواحی لنگر مثبت، تنش در دورترین تار کششی تحت بارهای سرویس)پس از وقوع 

 کلیه افتها( از مقدار یاد شده کمتر باشد لزومی به قرار دادن میلگرد نمی باشد.

𝑓𝑡 = +41.7
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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0.53√𝑓′
𝑐

= 0.53√300 = 17.32
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

مقدار فوق مشخص میشود در میانه دال و در پایین که بتن تحت کشش خواهد نیاز به میلگرد خمشی  2از مقایسه 

 حداقل مطابق آنچه در ادامه می بینید، خواهیم داشت.

 

 

60 𝐾𝑠𝑖 ≅ 4000
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

 سرویس معمولی خواهیم داشت ؛ تحت بار

𝑓𝑡 = −74.66
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 

𝑓𝑏 = +41.7
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 

→ 𝑥 ≈ 7.9 𝑐𝑚 

𝑁𝑐 = 0.5 × (𝑥) × 𝑓𝑏 × 𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 = 0.5 × 7.9 × 41.7 × 400 = 65886 𝐾𝑔 
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𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 =
65886

0.5 × 4000
≈ 32 𝑐𝑚2 → 𝑢𝑠𝑒 {16∅16} 𝑏𝑜𝑡𝑡𝑜𝑚 𝑜𝑓 𝑠𝑙𝑎𝑏 

 

 هر کدام که بزرگتر است از هر سمت به مقدار فوق بایستی اضافه گردد. dیا  12dbبه صورت محافظه کارانه 

ورها برابر آرمات این این مقدار آرماتور بایستی به صورت یکنواخت در عرض نوار طراحی توزیع شود. بنابراین فاصله

 خواهد شد با ؛

400

16
= 25 𝑐𝑚 

 

 یک کنترل مضاعف دیگر نیز بایستی انجام شود. 95از  به عمق سبت دهانهدر صورت تجاوز ن

 

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 = 𝑓𝑠𝑒 + 703 +

𝑓′𝐶

300 × 𝜌𝑃

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 ≤ 𝑓𝑝𝑦 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 ≤ 𝑓𝑠𝑒 + 2109 

𝜌𝑃 =
𝐴𝑇𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠

𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 × 𝑑
=

12 × 1

400 × (22 − 3 − {0.5 × 1.2})
≈ 0.0016 

𝑓𝑠𝑒 = 12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

𝑓𝑝𝑠 = 12090 + 703 +
300

300 × 0.0016
= 13418

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

𝑓𝑠𝑒 + 2109 = 12090 + 2109 = 14199
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑂𝐾 
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𝑓𝑝𝑦 = 16750
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑂𝐾 

 

𝑇𝑝 = 𝐴𝑇𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠 × 𝑓𝑝𝑠 = 12 × 13418 = 161016 𝐾𝑔 

𝑇𝑠 = 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 × 𝐹𝑦 = 32 × 4000 = 128000 𝐾𝑔 

𝐶𝑐 = 𝑇𝑝 + 𝑇𝑠 = 161016 + 128000 = 289016 𝐾𝑔 

𝑎 =
𝐶𝑐

0.85 × 𝑓′𝐶 × 𝑏
=

289016

0.85 × 300 × 400
≈ 2.8 𝑐𝑚 

𝐶 =
𝑎

0.8
=

2.8

0.8
= 3.5 𝑐𝑚 

𝜀𝑠 =
𝑑 − 𝐶

𝐶
× 𝜀𝑐 

𝜀𝑠 =
18 − 3.5

3.5
× 0.003 ≈ 0.012 > 0.005 → 𝑇𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛 𝐶𝑜𝑛𝑡𝑟𝑜𝑙𝑙𝑒𝑑 𝑀𝑒𝑚𝑏𝑒𝑟 → 𝜑

= 0.9 

𝜑𝑀𝑛 = 0.9 × {𝐶𝑐 × (𝑑 −
𝑎

2
)} = 0.9 × {289016 × (18 −

2.8

2
)} × 10−2

= 43179 𝐾𝑔. 𝑚 

 از طرفی در حالت نهایی خواهیم داشت ؛

 

𝑀1.2𝐷+1.2𝑆𝐷+1.6𝐿 =
𝑊𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 × 𝑙2

8
=

(1.2 × {2112 + 1000} + 1.6 × 800) × 82

8
= 40115 𝐾𝑔. 𝑚 

𝑀𝑏 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8
=

1690 × 82

8
= 13520 𝐾𝑔. 𝑚 

 با توجه به ترکیب فوق لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛

𝑀𝑢𝑛𝑒𝑡 = 40115 − 13520 = 26596 𝐾𝑔. 𝑚 < 43179 𝐾𝑔. 𝑚 𝑂𝐾 
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 امت کاور محیط بحرانی برای برش پانچ برابر خواهد شد با ؛با توجه به ابعاد مقطع ستون و ضخ

𝑏𝑜 = 2 × (50 − 3 +
22

2
) = 116 𝑐𝑚 
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مقدار زیر بایستی در نظر گرفته  2در صورتی که شرایط فوق مهیا نشود، ظرفیت برش پانچ بتن برابر با کمترین 

 شود.

 
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.25 × (2 +

4

𝛽𝑐

) 𝜆√𝑓′
𝑐
 

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝜆√𝑓′

𝑐
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𝛽𝑐 =
116

116
= 1 

 

 

 

0.25 × (2 +
4

1
) × 1 × √300 ≈ 26 

1 × √300 ≈ 17 

𝑣𝑐 = 17
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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 2مثال شمارۀ 

توزیع از تندانهای  xدر راستای  مطلوب است طراحی یک دال پیش تنیده تخت برای نوار طراحی نشان داده شده

 2استفاده می کنیم. مجدداً یادآوری می شود که در دالهای پیش تنیده دسته ای راستای عرضی از تندانهای  و در شده

 طرفه، نوارهای طراحی متفاوت از نوارهای میانی و ستونی در دالهای بتن مسلح می باشد.
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 بارهای وارد بر دال

 کیلوگرم بر مترمربع. 500بار مرده ناشی از دال 

 کیلوگرم بر مترمربع. 400ده پس از ساخت بارهای مر

 کیلوگرم بر متر مربع. 200بار زنده 

 مقاومت بتن

کیلوگرم بر سانتیمتر مربع و مقاومت فشاری  910روزه  28بتن مورد استفاده در دال از نوع زودگیر با مقاومت فشاری 

ر ن معمولی مقاومت لازم جهت جک زدن دکیلوگرم بر سانتیمتر می باشد. البته در صورت استفاده از بت 205روزه  9

روزه کسب می گردد. بایستی دقت شود که به وسیله نمونه برداری و آزمایش، مقاومت فشاری در زمان  40الی  7سن 

 جک زدن تضمین شود. 

 ضخامت پوشش بتن

در این مثال  سانتیمتر میباشد، اما به دلیل مسائل اجرایی 2برابر با  ACI318حداقل ضخامت توصیه شده توسط 

 سانتیمتر در نظر می گیریم. 9ضخامت کاور را برابر با 

 برآورد نیروی پیش تنیدگی و تعیین تعداد تندانهای مورد نیاز

دانها حداکثر فاصله مرکز تا مرکز تن می باشد.کیلوگرم بر سانتیمتر مربع  ACI318 1/8حداقل میزان پیش تنیدگی طبق 

سانتیمتر، هر کدام که کوچکتر است محدود می شود. همچنین  450ر ضخامت دال یا براب 8در راستای توزیع شده به 

وزن ناشی از دال بتنی را در بلندترین دهانه بالانس کنیم. در صورت مبنا قرار دادن بالانس  %15می خواهیم حداقل 

 شد. کردن در دهانه های کوتاه تر، منجر به افزایش فولادهای خمشی در دهانه بلندتر خواهد 

 

 

 برابر خواهد شد با ؛ aدر بالا و پایین مقدار و قطر کابلها برای دهانه میانی با توجه به ضخامت کاور 
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𝑎 = 20 − (2 × 3) − (2 × 0.5 × 1.27) ≈ 13 𝑐𝑚 

𝑊𝑏 = 0.65 × 500 = 390
𝐾𝑔

𝑚2
  

𝐹𝑒 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8 × 𝑎
=

(390 × 9) × 92

8 × 0.13
= 273375 𝐾𝑔 

𝐹𝑒

𝐴
=

273375

900 × 20
≈ 15.2

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
> {8.6

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 , < 18.9

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 } 𝑂𝐾 

 

 با توجه به کوتاه تر بودن دهانه های کناری میزان تَقَعرُ یا افتادگی مورد نیاز کمتر میباشد.

𝑎 =
𝑊𝑏 × 𝑙2

8 × 𝐹𝑒

=
(390 × 9) × 4.52

8 × 253848
= 0.033 𝑚 ≈ 4 𝑐𝑚 

سانتیمتر خواهد  1برابر با برای دهانه های کناری با توجه به تشابه مثلثاتی فاصله تندانها از پایین دال به این ترتیب 

 شد.

 تعیین تعداد تندانهای مورد نیاز

 ؛ پس از وقوع افت های بلند مدت

𝑓𝑠𝑒 = 0.7 × 18600 − (0.05 × 18600)𝑙𝑜𝑛𝑔 𝑡𝑒𝑟𝑚 = 12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
≅ {0.65𝐹𝑝𝑢 = 12090

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
}  𝑂𝐾 

 کابل ها نیروی پیش تنیدگی هر کابل برابر خواهد شد با ؛ با توجه به سطح مقطع

𝑓𝑠𝑒 × 𝐴 = 12090 × 1 = 12090 𝐾𝑔 

𝑛 =
273375

12090 
= 22.6 ≈ 23 →

𝐹𝑒

𝐴
=

23 × 12090

900 × 20
 ≈ 15.45

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

 روش قاب معادل

طرفه به  2روش قاب معادل است. در این روش دال  ،طرفه مرسوم ترین روش 2الهای پیش تنیده جهت تحلیل د

بعدی معادلسازی شده و تحلیل می شود. در این روش عمدتاً از روش توزیع لنگر جهت استخراج  2صورت یک قاب 

 لنگرها استفاده می شود. در ادامه این روش را برای تعیین لنگرهای ناشی از بار مرده دال مورد استفاده قرار می دهیم.
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𝐾𝑐 =
4𝐸 × (

50 × 503

12
)

310 − 2 × 20
= 7716 𝐸  

 

 

𝛴Σ𝐾𝑐 = 2 × 𝐾𝑐 = 2 × 7716 𝐸 = 15432 𝐸 
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𝐶 = (1 − 0.63 ×
20

50
) ×

203 × 50

3
= 99733 𝑐𝑚4 

 

𝐾𝑡 =
9 × 99733 × 𝐸

900 × (1 −
50

900
)

3 = 1182 𝐸 

 

𝛴Σ𝐾𝑡 = 2 × 𝐾𝑡 = 2 × 1182 𝐸 = 2365 𝐸 

 

 

1

𝐾𝑒𝑐

=
1

2365
+

1

15432
→ 𝐾𝑒𝑐 = 2050 
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𝐼 =
900 × 203

12
= 600000 𝑐𝑚4 

 

𝐾𝑠 =
4𝐸 × 600000

450 −
50
2

= 6400 𝐸 

 

𝐾𝑠 =
4𝐸 × 600000

450 −
50
2

= 6400 𝐸 

 

𝐾𝑠−𝑆𝑃𝐴𝑁2 =
4𝐸 × 600000

900 −
50
2

= 2742 𝐸 

 

𝐷. 𝐹 =
𝐾𝑠

Σ𝐾𝑠 + 𝐾𝑒𝑐
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𝐷. 𝐹𝐴𝐵 =
6400

6400 + 2050
≈ 0.78 

 

𝐷. 𝐹𝐵𝐴 =
6400

6400 + 2050 + 2742
≈ 0.57 

 

𝐷. 𝐹𝐵𝐶 =
2742

6400 + 2050 + 2742
≈ 0.24 

 

 

 برای بار مرده ناشی از دال خواهیم داشت ؛

𝐹𝐸𝑀1,3 =
−9 × 500 × 4.52

12
≈ −7600 𝐾𝑔. 𝑚 
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𝐹𝐸𝑀2 =
−9 × 500 × 92

12
≈ −30375 𝐾𝑔. 𝑚 

BC BA AB joint→ 

0.24 0.57 0.78 DF 
-30.4 -7.6 -7.6 FEM (T.m) 
+5.4 -13 +5.9 Distribution 
-2.7 -3 +6.5 C.O.F 
-0.1 +0.2 -5.1 Distribution 
-27.8 -23.4 -0.3 FIANL (T.m) 

 

را ملاحظه  ETABSر در شکلهای زیر دیاگرام لنگر برای هر یک از بارها )بدون ضریب( بر اساس خروجی نرم افزا

 می فرمایید. )نتایج ناشی از تحلیل نرم افزار در ادامه مورد استفاده قرار خواهد گرفت(
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 ر مقطع بتنی تحت ترکیب بار سرویس)معمولی(کنترل تنش ها د

 وسط دهانه میانی

𝑀𝐷+𝑆𝐷+𝐿 = 20.5 + 4.5 + 8.7 = 33.7 𝑇. 𝑚 

𝑀𝑏 = 17 𝑇. 𝑚 

 

 فوق لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛ با توجه به ترکیب

𝑀𝑛𝑒𝑡2 = 33.7 − 17 = 16.7 𝑇. 𝑚 

𝑓𝑏 = +
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑓𝑡 = −
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

−
𝑃

𝐴
 

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 =
𝑏𝑡2

6
=

900 × 202

6
= 60000 𝑐𝑚3 

 خواهیم داشت ؛ی بلند مدت رخ داده برای این سطح با توجه به اینکه افت ها

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 23 × 12090 = 278070 𝐾𝑔 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

=
278070 

900 × 20
= 15.45 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 خواهیم داشت ؛ دومبرای ترکیب بار 

𝑓𝑏 = +
16700 × 100

60000
− 15.45 ≈ +12.38

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 < 29.5 𝑂𝐾  

𝑓𝑡 = −
16700 × 100

60000
− 15.45 = −43.28

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 204 𝑂𝐾  

 

 

 0.6 × 340 = 204
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 1.6√𝑓′

𝑐
= 1.6√340 = 29.5

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

 در محل تکیه گاه های داخلی

 
𝑀𝐷+𝑆𝐷+𝐿 = −43.1 𝑇. 𝑚 

𝑀𝑏 = +20 𝑇. 𝑚 

 

 لنگر خالص برابر خواهد شد با ؛ با توجه به ترکیب فوق

𝑀𝑛𝑒𝑡2 = −43.1 + 20 = −23.1 𝑇. 𝑚 

→ @𝑓𝑎𝑐𝑒 𝑜𝑓 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛 → 𝑀𝑛𝑒𝑡2 = −23.1 +
21

3
≈ −16 𝑇. 𝑚 

𝑓𝑡 = +
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝
−

𝑃

𝐴
 

𝑓𝑏 = −
𝑀𝑛𝑒𝑡

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝
−

𝑃

𝐴
 

𝑆𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 =
𝑏𝑡2

6
=

900 × 202

6
= 60000 𝑐𝑚3 

 برای این سطح با توجه به اینکه افت های بلند مدت رخ داده خواهیم داشت ؛

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙 = 23 × 12090 = 278070 𝐾𝑔 

𝑃𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑙

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝
=

278070 

900 × 20
= 15.45 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

 برای ترکیب بار دوم خواهیم داشت ؛

𝑓𝑡 = +
16000 × 100

60000
− 15.45 ≈ +11.21

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑇 < 29.5 𝑂𝐾  
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𝑓𝑏 = −
16000 × 100

60000
− 15.45 = −42.11

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝐶 < 204 𝑂𝐾  

 چهارمپایان جلسه 
 

 

 

60 𝐾𝑠𝑖 ≅ 4100
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

 

افت و حررات)مشابه دالهای بتن سانتیمتر تجاوز کند، به آرماتور  497مطابق متن فوق در صورتی که فاصله تندانها از 

 مسلح نیاز خواهیم داشت(.

 

تایی استفاده کنیم فاصله گروه تندانها از یک در عرض نوار طراحی  9در صورتی که تندانها را به صورت دسته های 

 برابر خواهد شد با ؛

𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 = 400𝑐𝑚 →
𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝

𝑛𝑡𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠

=
900

(
23
3

)
= 117 𝑐𝑚 

 بنابراین به آرماتور افت و حررات نیاز نخواهیم داشت.

 در نواحی لنگر مثبت
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.53√𝑓′

𝑐
 

طبق متن فوق در صورتی که نواحی لنگر مثبت، تنش در دورترین تار کششی تحت بارهای سرویس)پس از وقوع 

 قرار دادن میلگرد نمی باشد.کلیه افتها( از مقدار یاد شده کمتر باشد لزومی به 

𝑓𝑏 = +12.38
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
  

0.53√𝑓′
𝑐

= 0.53√340 = 18.44
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

شود در میانه دال و در پایین که بتن تحت کشش خواهد نیاز به میلگرد خمشی   مقدار فوق مشخص می 2از مقایسه 

 خواهیم داشت.ن

 

 

 

 منفیدر نواحی لنگر 
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Acf راستای اصلی می باشد. 2فوق، بدون توجه به راستای طراحی بزرگترین مقدار در  طبق 

𝐴𝑐𝑓 = 𝑚𝑎𝑥 {
𝑥 𝑑𝑖𝑟𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 → (

900 + 900

2
× 20) = 18000 𝑐𝑚2

𝑦 𝑑𝑖𝑟𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 → (
900 + 450

2
× 20) = 13500 𝑐𝑚2

 

 

𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = 0.00075 × 18000 = 13.5 𝑐𝑚2 → 𝑢𝑠𝑒 7∅16 

 

 دهانه آزاد از هر سمت امتداد داشته باشند. ln/6طبق متن فوق این آرماتورها بایستی از هر سمت ستون به اندازه 

 

برابر ضخامت دال از بر  5/4عدد می باشد. این آرماتورها بایستی در عرضی معادل  1همچنین حداقل تعداد آماتورها 

 سانتیمتر تجاوز نماید. 90ه مرکز تا مرکز این آرماتورها نباید از ستون در هر سمت قرار داده شوند. در ضمن فاصل

50 + 2(1.5 × 20) = 110 𝑐𝑚 

{
110

7 − 1
≈ 18 𝑐𝑚} < 30 𝑐𝑚 𝑂𝐾 

 

 یک کنترل مضاعف دیگر نیز بایستی انجام شود. 95در صورت تجاوز نسبت عمق دال به دهانه از 

 

 



 
81 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 = 𝑓𝑠𝑒 + 703 +

𝑓′𝐶

300 × 𝜌𝑃

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 ≤ 𝑓𝑝𝑦 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑓𝑝𝑠 ≤ 𝑓𝑠𝑒 + 2109 

𝜌𝑃 =
𝐴𝑇𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠

𝑙𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝 × 𝑑
=

23 × 1

900 × (20 − 3 − {0.5 × 1.2})
≈ 0.0015 

𝑓𝑠𝑒 = 12090
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

𝑓𝑝𝑠 = 12090 + 703 +
340

300 × 0.0015
= 13548

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

𝑓𝑠𝑒 + 2109 = 12090 + 2109 = 14199
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑂𝐾 

𝑓𝑝𝑦 = 16750
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 𝑂𝐾 

 

 

𝑇𝑝 = 𝐴𝑇𝑒𝑛𝑑𝑜𝑛𝑠 × 𝑓𝑝𝑠 = 23 × 13548 = 311604 𝐾𝑔 

𝑇𝑠 = 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 × 𝐹𝑦 = 14 × 4000 = 56000 𝐾𝑔 

𝐶𝑐 = 𝑇𝑝 + 𝑇𝑠 = 311604 + 56000 = 367604 𝐾𝑔 

𝑎 =
𝐶𝑐

0.85 × 𝑓′𝐶 × 𝑏
=

367604

0.85 × 340 × 900
≈ 1.4 𝑐𝑚 

𝐶 =
𝑎

0.8
=

1.4

0.8
≈ 1.8 𝑐𝑚 

𝜀𝑠 =
𝑑 − 𝐶

𝐶
× 𝜀𝑐 
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𝜀𝑠 =
16.5 − 1.8

1.8
× 0.003 ≈ 0.0245 > 0.005 → 𝑇𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛 𝐶𝑜𝑛𝑡𝑟𝑜𝑙𝑙𝑒𝑑 𝑀𝑒𝑚𝑏𝑒𝑟 → 𝜑 = 0.9 

𝜑𝑀𝑛 = 0.9 × {𝐶𝑐 × (𝑑 −
𝑎

2
)} = 0.9 × {365604 × (16.5 −

1.4

2
)} × 10−2 = 57765 𝐾𝑔. 𝑚 
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84 

در اعضای نامعین یک اضافه لنگر در محل تکیه گاه های داخلی به دلیل خروج از مرکزیت تندانها ایجاد می شود. 

 مقدار این لنگر در تکیه گاه های خارجی صفر میباشد.

𝑀1 = 278070 × (
20

2
− 3) × 10−5 ≈ 19.5  

𝑀𝑏𝑎𝑙 = +20 𝑇. 𝑚 → 𝑀𝑠𝑒𝑐 = 20 − 19.5 = 0.5 𝑇. 𝑚 

𝑀𝑢 = 1.2 × (26.5 + 5.6) + 1.6 × 11 − 0.5 = 55.62 𝑇. 𝑚 < 57.76 𝑇. 𝑚 𝑂𝐾 

𝜑𝑀𝑛 = 57.76 𝑇. 𝑚 

 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.92√𝑓′𝐶 + 0.3𝑓𝑃𝐶 +

𝑉𝑃

𝑏0𝑑
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ای میانی هم می توان مقدار برش مستقیم را محاسبه نمود. )با توجه به ناچیز بودن اثر لنگر البته با توجه به سطح بارگیر ستونه

 ثانویه می توان آنر را نادیده گرفت(

𝑉𝑢𝑓𝑙𝑜𝑜𝑟 = {1.2 × (500 + 100) + 1.6(200)} × {
4.5 + 9

2
} × 9 = 63180 𝐾𝑔 

 در صورتی که وزن ستون را هم بخواهیم لحاظ کنیم خواهیم داشت ؛

𝑉𝑢𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛 = 1.2 × {0.52 × 3.1} × 2500 = 2325 𝐾𝑔 

𝑉𝑢 = 63180 + 2325 = 65505 𝐾𝑔 ≈ 66 𝑇𝑜𝑛 

 

 

𝑀𝑢𝑛𝑏 = 56 − 44 = 12 𝑇. 𝑚 

𝑏1 = 𝑏2 = 𝐶 + 𝑑 = 50 + 16.5 = 65.5 𝑐𝑚 

𝛾𝑣 = 1 − {
1

1 +
2
3

} = 0.4 

𝑀𝑉 = 𝛾𝑣 × 𝑀𝑢𝑛𝑏 = 0.4 × 12 = 4.8 𝑇. 𝑚 
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𝐴𝑐 = {2 × (50 + 16.5) + 2 × (50 + 16.5)} × 16.5 = 4324 𝑐𝑚2 

𝑋𝑐 =
50 + 16.5

2
= 32.75 𝑐𝑚 

𝐽𝑐 =
2 × (50 + 16.5)3 × 16.5

12
+

2 × (50 + 16.5) × 16.53

12
+ {2 × 16.5 × (50 + 16.5) × 32.752}

= 2396383 𝑐𝑚4 

 

 

𝑣𝑢 =
(40 + 26) × 103

4324
+

5.6 × 105 × 32.75

2396383
≈ 23

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.92√𝑓′𝐶 + 0.3𝑓𝑃𝐶 +

𝑉𝑃

𝑏0𝑑
 

تحت شروط زیر می توان ظرفیت برش پانچ را از رابطه فوق تعیین کرد، در غیر اینصورت ظرفیت برش پانچ مشابه 

 دالهای بتن مسلح معمولی خواهد بود.

 

 

 

 می دارند برابر با صفر در نظر گرفته شود.مخصوصاً در رابطه با دالهایی که ضخامت ک Vpطبق متون فوق توصیه مقدار 

 در این مثال صرفاً به صورت تئوریک و بر خلاف توصیه اکید آیین نامه ها، این پارامتر در نظر گرفته خواهد شد.

Fpc  راستا برابر باشد، خواهیم داشت ؛ 2با فرض اینکه پیش تنیدگی در هر  راستا میباشد. 2میانگین پیش تنیدگی در 

 

𝐹𝑝𝑐 = 15.45
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
 

درجه در نظر بگیریم مولفه قائم نیروی کلیه تندانها در نوار طراحی برابر  5در صورتی که زاویه شیب تندانها را برابر 

 خواهد شد با ؛

𝑉𝑃 = 𝑛 × 𝑓𝑠𝑒 × 𝑠𝑖𝑛5° = 23 × 12090 × 𝑠𝑖𝑛5° = 24235 𝐾𝑔 

∅𝑣𝑐 = ∅ × (0.92√𝑓′𝐶 + 0.3𝑓𝑃𝐶 +
𝑉𝑃

𝑏0𝑑
) = 0.75 × (0.92√340 + {0.3 × 15.45} +

24235 

4324
)

= 20.4
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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{𝑣𝑢 = 23
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
} ≮ {∅𝑣𝑐 = 20.4

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
}  𝐵𝐴𝐷 

𝐷

𝐶
=

23

20.4
≈ 1.13 

شد حداقل در دالهایی با را برابر با صفر در نظر می گیرد. همانطور که پیش تر اشاره  Vp، مقدار  ETABSالبته نرم افزار 

در عمل مقدار آن به دلیل عدم اطمینان از شکل پروفیل طولی تندانها قابل توجه نبوده و بهتر است در ضخامت اینچنینی 

 محاسبات در جهت اطمینان منظور نگردد.

بی جهت افزایش راهکار مناس همانطور که ملاحظه می کنید ظرفیت بتن به تنهایی برای مقابله با برش پانچ کافی نبوده و بایستی

 ظرفیت برشی دال در محل اتصال به ستون اتخاذ گردد.

 خاموت برشی

 

 میباشد. psiروابط فوق بر اساس 

 اشی ازن البته بایستی دقت داشته باشید در صورت استفاده از فولاد جهت افزایش ظرفیت برش پانچ، ظرفیت برشی

همچنین مجموع مقاومت برشی  گرفته شود. در نظردر حالت حدی  بتن نبایستی بیش از 

همچنین اثر پیش تنیدگی در بتن نیز  در نظر گرفته شود. اسمی بتن و فولاد نبایستی بیش از 

 باید نادیده گرفته شود.

 

 تحت شرایط زیر مجاز به استفاده از خاموت برشی جهت افزایش ظزفیت برش پانچ میباشیم. ACI 318طبق 

{
𝑑 ≥ 15𝑐𝑚

𝑑 ≥ 16𝑑𝑏 ⟶ 16 × 1 = 16 𝑐𝑚
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𝑉𝑐 = {0.52√𝑓′
𝐶

× 𝑏0𝑑} 

𝑉𝑐 = {0.52√340} × 4324 = 41459 𝐾𝑔 

𝑉𝑚𝑎𝑥 = 1.57√𝑓′𝐶 × 𝑏0𝑑 = 124380 𝐾𝑔 

𝐴𝑣

𝑆
=

(𝑉𝑢 − ∅𝑉𝑛)

∅𝑓𝑦𝑠 × 𝑑
 

𝑉𝑢 = 𝑣𝑢 × 𝐴𝑐 = 23 × 4324 = 99452 𝐾𝑔 

𝐴𝑣

𝑆
=

99452 − 0.75 × 41459

0.75 × 3000 × 16.5
= 1.84

𝑐𝑚2

𝑐𝑚
 

 باشد خواهیم داشت ؛ S=d/2در صورتی که 

𝐴𝑣 = 1.84 ×
16.5

2
≈ 15 𝑐𝑚2 

 

سمت ستون می باشد)برای ستون میانی(، بنابراین برای یک  1طبق متن فوق خاموت به دست آمده کل خاموت برای 

 سمت ستون خواهیم داشت ؛

 ؛ خواهیم داشت ساق به ازاء هر خاموت بسته( 2در هر ردیف ) بستهخاموت  2تفاده از با فرض اس

𝐴𝑣(𝑝𝑒𝑟 𝑠𝑖𝑑𝑒) =
15

4
≈ 3.75 𝑐𝑚2 → 𝑑𝑏 = √

4 × 𝐴𝑣(𝑝𝑒𝑟 𝑠𝑖𝑑𝑒)

𝜋 × 𝑙𝑒𝑔𝑠
 

𝑑𝑏 = √
4 × 3.75

𝜋 × 4
= 1.09 ≈ 10 𝑚𝑚 
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 یابد که بتن به تنهایی بتواند در برابر برش موجود مقابله کند. بایستی تا آنجا ادامههمچنین تعداد خاموتها 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑢 ≤ ∅ {0.52√𝑓′

𝐶
× 𝑏0𝑑} 

 

𝑏0 = 4 × (C1 + √2𝑎) = 4 × (50 + √2𝑎) = 200 + 4√2𝑎 

0.75 × {0.52√340 × (4 × 50 + 4√2𝑎) × 16.5} = 99452 → 𝑎 ≈ 113 𝑐𝑚 

𝑛𝑠 =
𝑎 −

3𝑑
4

𝑆
+ 1 =

113 −
3 × 16.5

4
8.75

+ 1 ≈ 12 

 

 

 



 
94 
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 گلمیخ برشی

 

 موجود میباشد. inch 3/8و  inch 0.5نوع  2گلمیخ ها معمولاً در 
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51000 𝑝𝑠𝑖 ≈ 3500
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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مقدار فوق به توصیه شده در جهت اطمینان  ACI 318میباشد. بر خلاف  Dirk Bondyمتن زیر از کتاب استاد 

 بنابراین شما به عنوان طراح مختار هستید که این موضوع را لحاظ کنید یا خیر. کاهش یابد. رشرح زی

 

 خواهیم داشت ؛ ACI 318طبق  به هر ترتیب

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑢 ≤ ∅𝑉𝑛 ≤ 2.1√𝑓′

𝐶
× 𝑏0𝑑 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑐 ≤ 0.8√𝑓′

𝐶
× 𝑏0𝑑 

2.1√𝑓′
𝐶

× 𝑏0𝑑 = 2.1√340 × 4324 = 167434 𝐾𝑔 > (𝑉𝑢 = 99452 𝐾𝑔) 𝑂𝐾 
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𝑉𝑐 = 0.8√𝑓′
𝐶

× 𝑏0𝑑 = 0.8√340 × 4324 = 63784 𝐾𝑔 

 

 ریل هاتعیین تعداد 

 

 بنابراین تعداد ریل ها در هر سمت ستون با توجه به عرض مقطع ستون برابر خواهد شد با ؛

𝑛𝑅𝑎𝑖𝑙 =
(𝐶1 − {1.25 × 2.54})

2𝑑
+ 1 

𝑛𝑅𝑎𝑖𝑙 =
(50 − {1.25 × 2.54})

2 × 16.5
+ 1 = 2.4 → 𝑢𝑠𝑒 3 𝑅𝑎𝑖𝑙𝑠 𝑜𝑛 𝑒𝑎𝑐ℎ 𝑠𝑖𝑑𝑒 

 ریل نیاز خواهیم داشت. 42وجه ستون به  1بنابراین در مجموع برای 

 تعیین تعداد گلمیخ ها بر روی هر ریل

 میباشد. 0.75dحداکثر فاصله مجاز گلمیخ ها 

𝐴𝑣

𝑆
=

(𝑉𝑢 − ∅𝑉𝑐)

∅𝑓𝑦𝑡 × 𝑑
 

𝑉𝑢 = 𝑣𝑢 × 𝐴𝑐 = 23 × 4324 = 99452 𝐾𝑔 

 مجموع سطح مقطع گل میخ ها در یک ریل برابر خواهد شد با ؛

𝐴𝑣 =
(0.75 × 16.5) × (99452 − 0.75 × 63784)

(0.75 × 3500 × 16.5)
= 14.74 𝑐𝑚2 

 م داشت ؛میلی متر خواهی 40گلمیخ با قطر  8در صورت استفاده از 

𝐴𝑣 = 𝑛𝑠𝑡𝑢𝑑 × 𝐴𝑠𝑡𝑢𝑑 = 8 × 0.78 = 6.24 < 10.4 𝐵𝐴𝐷 

 میلی متر خواهیم داشت ؛ 5/42گلمیخ با قطر  42در صورت استفاده 
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𝐴𝑣 = 𝑛𝑠𝑡𝑢𝑑 × 𝐴𝑠𝑡𝑢𝑑 = 12 × 1.266 = 15.9 > 14.74 𝑂𝐾 

 شود.باید به نحوی انتخاب شود که رابطۀ زیر برقرار  گلمیخ هاهمچنین تعداد 

𝑉𝑢 ≤ ∅ {0.52√𝑓′
𝐶

× 𝑏0𝑑} 

 

𝑏0 = 4 × (C1 + √2𝑎) = 4 × (50 + √2𝑎) = 200 + 4√2𝑎 

0.75 × {0.52√340 × (200 + 4√2𝑎) × 16.5} = 99452 → 𝑎 ≈ 113 𝑐𝑚 

𝑛𝑠 =
𝑎 −

3𝑑
4

𝑆
+ 1 =

113 −
3 × 16.5

4
0.75 × 16

+ 1 ≈ 8.8 → 𝑢𝑠𝑒 9 𝑠𝑡𝑢𝑑𝑠 𝑝𝑒𝑟 𝑅𝑎𝑖𝑙 

 گلمیخ بر روی هر ریل مناسب بوده و از همین تعداد استفاده می کنیم. 42اد بنابراین تعد
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 کتیبه و سر ستون

به جز راه حل های ذکر شده می توان از کتیبه و سر ستون نیز به جای استفاده از فولاد جهت افزایش ظرفیت برش 

اشد. سر ل بوده که دارای ضخامت بیشتری می بپانچ محل اتصال تیر به ستون استفاده نمود. کتیبه در واقع بخشی از دا

ستون بخشی از ستون می باشد که عریض تر بوده و باعث می شود مقداری محیط بحرانی برش پانچ در آن صورت 

قادر به مدلسازی کتیبه بوده اما فاقد قابلیت مدلسازی سر ستون می باشد.  ETABS 2016افزایش یابد. نرم افزار 

در صورت  یا بالاتر جهت مدلسازی سرستون استفاده نمود.  SAFE 12یاز می توان از نرم افزاربنابراین در صورت ن

 استفاده از کتیبه و سر ستون تحلیل قاب معادل اندکی متفاوت از آنچه پیش تر گفت شد خواهد بود).

 

 محیط بحرانی مطابق شکل زیر خواهیم داشت. 2در صورت استفاده از کتیبه 
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 پروفیل طولی تندانها در یک دال دارای کتیبه را نشان می دهد.شکل زیر 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 
102 

 برش یکطرفه

 

𝑙2 = 𝑏𝑤 

 

 

 

 

تن در نظر بگیریم خواهیم  91در صورتی که مقدار برش در مقطع بحرانی برش یکطرفه را در نوار طراحی برابر با 

 داشت ؛

∅ × 𝑉𝐶 = 0.75 × 0.52√340 × 900 × 16.5 = 106790 𝐾𝑔 > 36000 𝐾𝑔 𝑂𝐾 
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 و ضرایب ترک خوردگی دال کفنوع المان 

 

 

و با ضریب   shellجهت طراحی دال در حالت نهایی )تعیین آرماتورهای خمشی و کنترل برش پانچ( نوع دال از المان

اً یادآوری می می باشد( در نظر گرفته می شود. مجدد 25/0)بر خلاف دال های بتن مسلح که  5/0ترک خوردگی 

شود برای کنترل های حد سرویس )کنترل تنش ها، کنترل خیز و کنترل ارتعاش( نباید ضرایب ترک خوردگی اعمال 

 گیرد. میگردد و کنترل بر روی مقطع کل انجام 

 

 پنجمپایان جلسه 
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 )روش پروفسور اعلامی( کنترل خیز و ارتعاش در کف های پس کشیده

 ت دالهای بتن مسلححداکثر نسبت طول به ضخام

 

 حداکثر نسبت طول به ضخامت دالهای پس کشیده

 



 
105 

برخی از طراحان اعتقاد دارند، برای دالهای طره بایستی نسبت طول به ضخامت را مشابه دالهای بتن مسلح معمولی 

 در نظر گرفت، اما برای کنترل خیز همچنان می توان اثر پیش تنیدگی را لحاظ نمود.

 هت تعیین حداقل ضخامت دال پس کشیدهرابطه ای دیگر ج

 

 ACI 318بر اساس استاندارد  طرفه پیش تنیده 2شد در دالهای  انطور که در قسمت های ابتدایی جزوه اشارههم

طراحی به گونه ای انجام می پذیرد که تحت اثر بارهای سرویس در دال ترک ایجاد نمی شود. بنابراین بر خلاف 

 با استفاده از یک تحلیل خطی می توان خیز بلند مدت دال را محاسبه نمود.دالهای بتن مسلح معمولی 

 در ارتباط با کنترل خیز در دالهای پس کشیده Bondyنظر استاد 

 

 روش پیشنهادی پروفسور اعلامی جهت کنترل خیز دالهای پس کشیده
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نس محاسبه نموده و جهت تبدیل آن به خیز بنابراین کافی است خیز را بر اساس مجموع بارهای مرده، زنده و بار بالا

خزش میباشد، که مقدار آن برابر افت و مربوط به که در واقع ضریب  Cبلند مدت از رابطه زیر استفاده نمود.ضریب 

 توصیه شده است. 2با 

 

 محدود می گردد. L/360به مدت  بلندصورت عدم اعمال پیش خیز، تغییر مکان مجاز در 

𝐷 + 𝜓𝐿 + 𝑃𝑇 → {∆𝑙𝑜𝑛𝑔 𝑡𝑒𝑟𝑚= (1 + C) × ∆𝑙𝑖𝑛𝑒𝑎𝑟} ≤
𝐿

240
 

𝐿𝐼𝑉𝐸 → ∆𝑙𝑖𝑛𝑒𝑎𝑟≤
𝐿

480
 

درصد در نظر گرفته شده است.  90درصد بار زنده ماندگار تقریباً برای کلیه کف ها  ACI , IBCبر اساس استاندارد 

با توجه به کاربری کف این ضریب متفاوت بوده که توصیه می شود در جهت  ECدر حالیکه بر اساس استاندارد 

 خراج گردد.اطمینان ضریب مربوط به بار زنده از جدول زیر است

 

 ACIمتن زیر اشاره می دارد، تحت اثر بارهای معمول و در صورت رعایت نسبت طول به دهانه توصیه شده توسط 

 غالباً مساله خیز در ارتباط با دالهای پس کشیده تعیین کننده نخواهد بود  318
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𝐷 + 0.3𝐿 + 𝑃𝑇 → {∆𝑙𝑜𝑛𝑔 𝑡𝑒𝑟𝑚= (1 + 2) × 1.073} = 3.22 𝑐𝑚 < {
900

240
= 3.75 𝑐𝑚}  𝑂𝐾 

 

𝐿𝐼𝑉𝐸 → ∆𝑙𝑖𝑛𝑒𝑎𝑟= 0.66 𝑐𝑚 ≤ {
900

480
= 1.875 𝑐𝑚}  𝑂𝐾 
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 کنترل ارتعاش
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 تعیین فرکانس طبیعی کف بر اساس مود اول ارتعاش با روش تقریبی

(𝑓)𝐻𝑧 = (
18

√∆𝑠𝑒𝑙𝑓 𝑤𝑒𝑖𝑔ℎ𝑡

)

𝑚𝑚

=
18

√10 × 1.3
≈ 5 𝐻𝑧 

 

گام در ثانیه بر روی کف قدم  2کیلوگرم با سرعتی معادل  17در مرحله دوم فرض می کنیم شخصی با وزن تقریبی 

بنابراین با امتداد یک خط قائم تا آنجا که خط مایل قرمز رنگ را قطع می کنید ضریب دینامیکی بار مشخص  میزند.

 یکی ناشی از قدم زدن فرد را تعیین می کنیم.شده و به این ترتیب شدت بار دینام
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 در مرحله سوم ضریب بتا را با توجه وضعیت کفسازی، کاربری، مبلمان و نوع پارتیشن ها انتخاب می کنیم.

 

 در مرحله چهارم کل بار مرده پانل مورد نظر را محاسبه می کنیم.

𝑊 = (9 × 9) × (500 + 100) = 48600 𝐾𝑔 ≈ 486 𝐾𝑁 
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𝑎𝑝

𝑔
=

0.354 × 2.72(−0.35×5)

0.05 × 486
= 0.0025 = 0.25% 
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 محاسبۀ دستی فرکانس طبیعی کف
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γ =
9

9
= 1 

φ = 1.57(1 + 12) = 3.14 

𝐶 = √
1.2 × 29000 × 2003

12(1 − 0.22)
×

9810

6 × 10−3
= 1.94 × 108 𝑚𝑚2/𝑠𝑒𝑐   

𝑞 =
5000 + 1000

106
=

𝑁

𝑚𝑚2
 

𝑓𝑛 =
𝐶

𝑎2
× 𝜑 =

1.94 × 108

90002
× 3.14 = 7.55 𝐻𝑧 

 

 بنابراین اگر فرکانس جدید را جایگزین رقم قبلی کنیم، خواهیم داشت ؛

𝑎𝑝

𝑔
=

0.354 × 2.72(−0.35×7.55)

0.05 × 486
= 0.001 = 0.1% 

 ید.در اینصورت میزان ارتعاش کاهش یافته و به نتایج دست پایین تری خواهیم رس

 

 

 

 ششمپایان جلسه 
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 طراحی لرزه ای دیافراگم

 

 

 

دیافراگم را می توان به یک تیر بتنی تشبیه نمود که تحت بار گسترده قرار دارد. در این تیر دیوارهای برشی نقش تکیه 

کنترل شود.  برشگاه را ایفا می کنند و با توجه به تجمع برش در محل دیوارها بایستی کفایت دیافراگم در برابر این 

 همچنین در میانه تیر و در تار کششی در صورت لزوم باید فولادهای کششی قرار داده شود.
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 طراحی دیافراگممثال 

 طبقه با کاربری مسکونی میباشد. 9شکل نشان داده شده مربوط به یک ساختمان 

 ساختمان در شهر بوشهر واقع شده است.

 متر میباشد. 48متر و عرض آن  22طول ساختمان 

 سانتیمتر میباشد. 90ضخامت کلیه دیوارهای برشی 

 متر میباشد. 9ارتفاع کلیه طبقات برابر با 

 کیلوگرم بر متر مربع میباشد. 450سربار مرده پس از ساخت برای کلیه طبقات 

 کیلوگرم بر مترمربع میباشد. 450بار زنده بام برابر با 

 گرم بر متر مربع میباشد.کیلو 200بار زنده طبقات برابر با 

 سانتیمتر میباشد. 48ضخامت دال بتنی سقف برابر با 

 کیلوگرم بر متر  میباشد. 200کیلوگرم بر متر و برای بام  100برای طبقات برابر با  بار مرده دیوارهای پیرامونی
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 کف طبقه )متر(ارتفاع  مساحت مفید )مترمربع( ارتفاع از تراز پایه )متر( وزن موثر لرزه ای )تن(

230 3 981 9 9 

907 1 981 9 2 

907 9 981 9 4 

 جمع    301
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129 

 

 

اربر ب درصد بارهای ثقلی توسط دیوارهای برشی تحمل شود، سیستم دیوار 50به طور خلاصه در صورتی که بیش از 

 یستم قاب ساختمانیدرصد بارهای ثقلی توسط ستونهای متصل به دال تحمل شود، س 50و در صورتی که بیش از 

 همراه با دیوار خواهد بود.
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133 
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𝐶 =
𝐴𝐵𝐼

𝑅
=

0.3 × 2.75 × 1

5
= 0.165 → 𝑉𝑢 = 0.165 × 904 ≈ 150 𝑇𝑂𝑁 

𝐹𝑢𝑖 𝛴𝑊𝑗ℎ𝑗 𝑊𝑖ℎ𝑖 𝑊𝑖 ℎ𝑖 کف 

79 5979 2140 230 3 9 

54 5979 4812 907 1 2 

21 5979 324 907 9 4 

 جمع   5979  450



 
135 

 

 در نهایت نیروی برشی وارد بر دیافراگم طبقات برابر خواهد شد با ؛

 

 

 

 

 

 

 

 

( خروج از مرکزیت تصادفی برای طراحی دیافراگم وضوعیت نداشته و صرفاً Bondyطبق متن فوق) به گفته استاد 

 برای اعضای مقاوم قائم بایستی مد نظر قرار گیرد.

→ 𝐹𝑝𝑢𝑖(ton) 𝐴𝐼𝑊𝑖 0.5𝐴𝐼𝑊𝑖 𝐹𝑝𝑢𝑖 𝑊𝑖 𝐹𝑢𝑖 کف 

79 87 11 73

290
× 290 = 73 230 79 9 

19 32 11 73 + 51

290 + 307
× 307 = 63 907 54 2 

54 32 11 73 + 51 + 26

290 + 307 + 307
× 307 = 51 907 21 4 

 جمع 450 301 محاسباتی حداقل حداکثر موثر
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 دال+دیوار برشی در طرح دیافراگم از سختی ستونها صرف نظر می شود.-در سیستم های ستونتوجه ؛ 

 

 با توجه به اینکه سختی دیوارهای هر امتداد کاملاً مشابه است، سهم برش مستقیم دیوارها برابر خواهد بود.

 جنوب خواهیم داشت ؛-و در امتداد شمالیبرای سومین کف، 

𝐹𝐷1 = 𝐹𝐷2 =
73

2
= 36.5 𝑇𝑂𝑁 



 
137 

 
 

 
𝑀𝑡 = 73 × (9 − 8.22) ≈ 57 𝑇. 𝑚 

 جنوبی-سختی نسبی دیوارهای شمالی

𝑅1 = 𝑅2 = 1 
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 غربی-سختی نسبی دیوارهای شرقی

𝑅3 = 𝑅4 = (
3

2
)

3

= 3.375 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 برابر خواهد شد با ؛ Eyدر نهایت سهم هر یک از دیوارهای سومین کف از زلزله 

𝐹1 = −36.5 + 2.5 = −34 𝑇𝑂𝑁 

𝐹2 = −36.5 − 2.5 = −39 𝑇𝑂𝑁 

𝐹3 = 0 − 2 = −2 𝑇𝑂𝑁 

𝐹4 = 0 − 2 = −2 𝑇𝑂𝑁 

 

𝐹𝑅𝑖 𝑀𝑡 𝑅𝑖 × 𝑑𝑖
2 𝑅𝑖 × 𝑑𝑖 𝑑𝑖(m) 𝑅𝑖 دیوار 

2.5 57 81 9 9 1 4 

2.5 57 81 9 9 1 2 

2 57 13.5 6.75 2 3.375 9 

2 57 13.5 6.75 2 3.375 1 

    جمع 189  
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∅ = 0.75 
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.52√𝑓′𝑐 × 𝐴𝑐𝑣 

〈𝐴𝑐𝑣 = 𝑡𝑠𝑙𝑎𝑏 × {𝐿𝑤𝑎𝑙𝑙}〉 𝑐𝑚2 

𝑉𝑐 = (0.52√340 × 18 × 200) × 10−3 ≈ 35 𝑇𝑂𝑁 

 

𝐹𝐶𝑜𝑙𝑙𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟 = 𝛺0 × {𝑉𝑢 − ∅𝑉𝑐} 

𝐹𝐶𝑜𝑙𝑙𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟 = 2.5 × (39 − 0.75 × 35) ≈ 13 𝑇𝑂𝑁 

 

∅ = 0.75 

𝐴𝑠 =
13000

0.75 × 4000
= 4.33 𝑐𝑚2 → 𝑢𝑠𝑒 3∅14 

ماتورهای جمع کننده بایستی تا جایی امتداد پیدا کنند که بدون حضور آنها بتن به تنهایی توان مقابله با نیروی رآ

 برشی را داشته باشد.

0.75 × (0.52√340 × 18 × 𝐿) × 10−3 = 35 𝑇𝑂𝑁 → 𝐿 ≈ 270 𝑐𝑚 

 



 
142 
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𝑆 =
𝐿𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙𝑒𝑙𝑙(𝑑𝑖𝑎𝑝ℎ𝑟𝑎𝑔𝑚)×𝑡𝑠𝑙𝑎𝑏

2

6
=

2200 × 182

6
= 118800 𝑐𝑚3 

𝑓𝑡 =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑆
=

188 × 105

118800
≈ 158

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 1.95√𝑓′𝐶  

1.95√340 ≈ 36
𝐾𝑔

𝑐𝑚2
≯ 158  

 

𝑇𝑐ℎ𝑜𝑟𝑑 =
188 × 105

0.95 × 2200
= 8995 𝐾𝑔 

 

𝐴𝑠(𝑐ℎ𝑜𝑟𝑑) =
8995

0.9 × 4000
= 2.5 𝑐𝑚2 → 𝑢𝑠𝑒 2∅14 

 این آرماتورها در راستای عمود بر امتداد نیرو و در انتهای کششی دیافراگم قرار داده می شوند.

 

تیر قرار داده می شود تا تداخلی با سایر آرماتورها همچنین به طور معمول این آرماتورها در یک سوم میانی دال یا 

 ایجاد نشود.

 

 

𝑉𝑛 = (0.52√340 × 18 × (100𝑐𝑚)) × 10−3 ≈ 17.5 
𝑇𝑂𝑁

𝑚
 

𝐿𝑐ℎ𝑜𝑟𝑑 =
8995

0.75 × 17500
≈ 0.7 𝑚 
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146 
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𝐴𝑣𝑓 =
39000

0.75 × 4000 × (0.6 × 1)
≈ 21.66 𝑐𝑚2 

 خواهیم داشت ؛ 41ر صورت استفاده از آرماتور نمرۀ متری دیوار د 2با توجه به طول 

21.66

2
≈ 11 → 𝑢𝑠𝑒 11∅16 

200

11 − 1
≈ 20 𝑐𝑚 < 30 𝑐𝑚 𝑂𝐾 

سانتیمتر پیشنهاد شده است. برخی از طراحان بر این  90به فاصله هر  42حداقل آماتور برش اصطکاکی آرماتور نمرۀ 

 ی بوده و لزومی به انجام محاسبات نمی باشد.باور هستند که قرار دادن همین مقدار آرماتور کاف
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 هفتمپایان جلسه 
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 کنترل صُلبیت دیافراگم
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 الزامات لرزه ای اتصال ستون به دال

ه دال بایستی انجام ون بعلاوه بر کنترل برش پانچ تحت اثر بارهای ثقلی یک کنترل اضافی به شرح زیر برای اتصال ست

هرچند توصیه شده در هر صورت در جهت اطمینان  حالت تامین شود. 2شود و در نهایت بیشینه آرماتور مورد نیاز در 

 این مقدار آرماتور حداقل قرار داده شود.
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𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 0.92√𝑓′𝐶 + 0.3𝑓𝑃𝐶 +

𝑉𝑃

𝑏0𝑑
 

 



 
155 

 

 

 

د تحت ترکیب فوق به ظرفیت برشی اتصال دال به ستون و مقدار تغییر مکان نسبی طراحی بایستی برش موجو تنسب

به گونه ای باشد که سمت چپ منحنی زیر واقع شود. در غیر اینصورت نیاز به حداقل آرماتور برشی طبق آنچه پیش 

 تر گفته شد خواهیم داشت.
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 خواهیم داشت ؛با توجه به سطح بارگیر ستون  B3برای ستون 

𝑉𝑢 = {1.2(500 + 100) + 0.5(200)} × (
7.85 + 9.85

2
×

3.85 + 9.75

2
) ≈ 46767 𝐾𝑔 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑐 = 1.04√𝑓′

𝐶
× 𝑏0𝑑 
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 کیلوگرم بر سانتیمتر مربع فرض کنیم خواهیم داشت ؛ 45در صورتی که میانگین پیش تنیدگی را 

𝑉𝑛 = {0.92√340 + 0.3 × 15 ×}2 × (30 + 15.5 + 50 + 15.5) × 15.5 = 73857 𝐾𝑔 

 

 در نظر گرفته شود خواهیم داشت ؛ 099/0در صورتی که تغییر مکان نسبی طرح برابر با 

0.035 − 0.05 (
46767

0.6 × 73857
) = −0.017 → 𝑢𝑠𝑒 0.015 < 0.033 

 بنابراین نیاز به حداقل آرماتور نیاز خواهیم داشت.

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑠 = 0.91√𝑓′

𝐶
× 𝑏0𝑑 

𝐾𝑔

𝑐𝑚2
→ 𝑉𝑠 = 0.91√340 × 2 × (30 + 15.5 + 50 + 15.5) × 15.5 = 57737 𝐾𝑔 

 

𝐴𝑣

𝑆
=

𝑉𝑠

∅𝑓𝑦𝑠 × 𝑑
 

𝐴𝑣

𝑆
=

57737

0.75 × 3000 × 15.5
= 1.65 

𝑐𝑚2

𝑐𝑚
 

 باشد خواهیم داشت ؛ S=d/2در صورتی که 

𝐴𝑣 = 1.65 ×
15.5

2
≈ 12.78 𝑐𝑚2 

 

سمت ستون می باشد)برای ستون میانی(، بنابراین برای یک  1ق متن فوق خاموت به دست آمده کل خاموت برای طب

 سمت ستون خواهیم داشت ؛

 ساق به ازاء هر خاموت بسته( خواهیم داشت ؛ 2خاموت بسته در هر ردیف ) 2با فرض استفاده از 

𝐴𝑣(𝑝𝑒𝑟 𝑠𝑖𝑑𝑒) =
12.78

4
≈ 3.2 𝑐𝑚2 → 𝑑𝑏 = √

4 × 𝐴𝑣(𝑝𝑒𝑟 𝑠𝑖𝑑𝑒)

𝜋 × 𝑙𝑒𝑔𝑠
 

𝑑𝑏 = √
4 × 3.2

𝜋 × 4
= 1 𝑐𝑚 ≈ 10 𝑚𝑚 
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 برابر ضخامت دال از بر ستون امتداد پیدا کنند. بنابراین خواهیم داشت ؛ 9همچنین خاموتها بایستی به اندازه 

𝑛𝑠 =
3 × 18

0.5 × 15.5
+ 1 ≈ 8 

 موت نیاز خواهیم داشت.ردیف خا 8بنابراین در هر سمت ستون به 
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 طراحی ستونهای غیر بار بر جانبی
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 ایجاد می کنیم. 2جهت طراحی ستونهای غیر باربر جانبی 

 مدل اول
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 بدون لحاظ اثر سختی خمشی ستونهای غیر باربر جانبی 

)طراحی المانهای باربر جانبی مثل دیوارهای برشی و اجزای تشکیل دهنده قاب خمشی در صورت وجود بر اساس 

 این مدل انجام می گیرد.(

 دوم مدل 

 با لحاظ سختی خمشی ستونهای غیر باربر جانبی

. در صورتی که شوند اصلاحجهت طراحی ستونهای غیر باربر جانبی، نیروی زلزله طبقات بایستی به وسیله رابطه زیر 

هر کدام از این ستونها پاسخگوی تلاش ناشی از این نیروها نباشند بایستی مانند یک ستون ویژه خاموت گذاری 

د. طبیعتاً در هر صورت این ستونها بایستی برای بارهای زلزله معمولی جوابگو باشند. همچنین طراح می تواند شون

 بدون انجام این کنترل ستونها را به صورت ویژه خاموت گذاری نماید.

(𝐹2)𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙 =
∆1

∆2 × 𝐶𝑑

× 𝐹2 
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