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1. ΠΕΡΙΛΗΨΗ 
 
Στο άρθρο εξετάζεται η ικανότητα υστερητικής απόσβεσης ενέργειας πλαισίων 
ανθεκτικών σε ροπή (MRF), µε κόµβους µερικής αντοχής, υπό σεισµική διέγερση. 
Προτείνεται ο σχεδιασµός µε τρόπο ώστε να ευνοείται η ανάπτυξη ζωνών 
πλαστικοποίησης τόσο στις διατοµές των δοκών όσο και στους κόµβους δοκού-
υποστυλώµατος. Για αυτόν τον λόγο, οι κόµβοι σχεδιάζονται χωρίς υπεραντοχή. 
Χρησιµοποιώντας µη γραµµική δυναµική ανάλυση, εκτιµώνται τα χαρακτηριστικά της 
απόκρισης τυπικών επίπεδων πλαισίων, υπό τη δράση πραγµατικών σεισµικών 
χρονοϊστοριών και συγκρίνονται µε τα αντίστοιχα πλαισίων σχεδιασµένων µε τη συνήθη 
πρακτική. Τα πλεονεκτήµατα του προτεινόµενου σχεδιασµού εξετάζονται αναφορικά µε 
την συνολική απόσβεση ενέργειας και τις απαιτήσεις πλαστιµότητας δοκών και κόµβων. 
 
2. ΕΙΣΑΓΩΓΗ  
 
Ο δυνατότητα απόσβεσης ενέργειας, µέσω υστερητικής απόκρισης των µελών, αποτελεί 
µία ευρέως αποδεκτή στρατηγική αντισεισµικού σχεδιασµού. Στην περίπτωση πλαισίων 
ανθεκτικών σε ροπή, επιδιώκεται η απόσβεση ενέργειας να προκύπτει από την 
πλαστικοποίηση των δοκών και των βάσεων των υποστυλωµάτων. Σύµφωνα µε τη συνήθη 
πρακτική, οι κόµβοι διαµορφώνονται ώστε να µπορούν να θεωρηθούν άκαµπτοι και να 
διαθέτουν υπεραντοχή σε σχέση µε τα συνδεόµενα µέλη. Αν στη δοκό προβλέπεται ζώνη 
απόσβεσης ενέργειας, η απαραίτητη υπεραντοχή του γειτονικού κόµβου, σύµφωνα µε τον 
Ευρωκώδικα 8 [1], εκφράζεται ως εξής: 
 

RdbovRdj MM ,, 1,1 γ≥  (1) 



 

όπου RdjM , , RdbM ,  η αντοχές σχεδιασµού κόµβου και δοκού αντίστοιχα και 25,1=ovγ . 

∆ηλαδή, ο κόµβος σχεδιάζεται για ροπή επαυξηµένη κατά τουλάχιστον 38% σε σχέση µε 
τη ροπή της δοκού. Αντίθετα, στο παρόν άρθρο, προτείνεται ο σχεδιασµός των κόµβων για 
αντοχή σε ροπή παραπλήσια µε αυτή της δοκού, ώστε να είναι εφικτός ο ταυτόχρονος 
σχηµατισµός δύο ζωνών απόσβεσης ενέργειας. ∆ηλαδή, η στόχευση σε κάθε κόµβο είναι: 
 

RdbRdj MM ,, ≅ . (2) 

 
Το προσδοκώµενο πλεονέκτηµα αυτού του σχεδιασµού είναι ο καταµερισµός της 
δυνατότητας υστερητικής απόσβεσης σε περισσότερες θέσεις µέσα στην κατασκευή και, 
πρακτικά, η ελάφρυνση των απαιτήσεων πλαστιµότητας για κάθε θέση.  
 
Η εξέταση πλαισιακών κατασκευών ανθεκτικών σε ροπή, µε ηµιάκαµπτους ή µερικής 
αντοχής κόµβους, υπό σεισµικές δράσεις, συγκέντρωσε το ερευνητικό ενδιαφέρον κυρίως 
µετά το σεισµό του Northridge. Στις σχετικές προσπάθειες περιλαµβάνονται πειραµατικές 
δοκιµές [2,3] και προσοµοιώσεις µε αριθµητικά προσοµοιώµατα [4-8]. Παράλληλα, 
αρκετές έρευνες επικεντρώθηκαν στη διερεύνηση των χαρακτηριστικών της απόκρισης  
µεµονωµένων κόµβων δοκού-υποστυλώµατος υπό ανακυκλιζόµενη φόρτιση. Για κόµβους 
µε µετωπική πλάκα αναφέρονται µεταξύ άλλων οι εργασίες [9-11].   
 
3. ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΚΑΙ ΣΧΕ∆ΙΑΣΜΟΣ ΠΛΑΙΣΙΩΝ 
 
Για τον έλεγχο της προτεινόµενης µεθοδολογίας σχεδιασµού πραγµατοποιήθηκε 
παραµετρική ανάλυση που περιλαµβάνει τις έξι τυπικές διαµορφώσεις δισδιάστατων 
πλαισίων που φαίνονται στο Σχήµα 1. Το µήκος των ανοιγµάτων είναι 6,0m και το τυπικό 
ύψος ορόφου 3,0m. Επιλέχθηκαν διαµορφώσεις µε χαµηλό αριθµό ορόφων, καθώς έτσι 
είναι περισσότερο δόκιµος ο σχεδιασµός χωρίς σύστηµα δυσκαµψίας. Αντίθετα, σε 
περιπτώσεις πολυώροφων πλαισίων, ο περιορισµός της οριζόντιας µετακίνησης, απουσία 
συστήµατος δυσκαµψίας, είναι δυσκολότερο να επιτευχθεί, χωρίς υπερδιαστασιολόγηση 
των υποστυλωµάτων. 
 

 
Σχ. 1: ∆ιαµορφώσεις πλαισίων που επιλέχθηκαν για ανάλυση  



 

Ο σχεδιασµός των πλαισίων έγινε µε εφαρµογή των Ευρωκωδίκων 3 [12] και 8 [1], 
χρησιµοποιώντας το εµπορικό πρόγραµµα SAP2000[13]. Υιοθετήθηκε σεισµική 
επιτάχυνση εδάφους 0.36g και συντελεστής συµπεριφοράς 5.5q =  (παραδοχή υψηλής 
κλάσης πλαστιµότητας - DCH). Για τα υποστυλώµατα πραγµατοποιήθηκε ικανοτικός 
σχεδιασµός, εκτός από τα µονώροφα πλαίσια και τους κόµβους του τελευταίου ορόφου 
των πολυώροφων. Οι δοκοί θεωρήθηκε ότι εξασφαλίζονται σε όλο το µήκος τους έναντι 
πλευρικού λυγισµού. Η παραδοχή αυτή είναι πολύ συνηθισµένη σε περιπτώσεις 
πραγµατικών πολυώροφων κατασκευών και υλοποιείται µέσω κατάλληλης σύνδεσης της 
δοκού µε σύµµικτη πλάκα ή πλάκα οπλισµένου σκυροδέµατος. Σε αµιγώς µεταλλικές 
κατασκευές, η παραδοχή αυτή υλοποιείται µε κατάλληλη διάταξη εγκάρσιων δοκών. Οι 
κόµβοι θεωρήθηκαν άκαµπτοι. Στις δοκούς λήφθηκαν υπόψη µόνιµα φορτία µε 
χαρακτηριστική τιµή G=20kΝ/m και µεταβλητά µε τιµή Q=20kΝ/m.  
 
4. ΣΧΕ∆ΙΑΣΜΟΣ ΚΟΜΒΩΝ ∆ΟΚΟΥ-ΥΠΟΣΤΥΛΩΜΑΤΟΣ  
 
Ο σχεδιασµός των κόµβων δοκού-υποστυλώµατος πραγµατοποιείται µε βασικό κριτήριο 
την ικανοποίηση της σχέσης (2). Επιπλέον, κρίνεται σκόπιµη η ικανοποίηση ορισµένων 
κανόνων σχεδιασµού. Καταρχήν, επιδιώκεται η αποτροπή πλαστικοποίησης του 
υποστυλώµατος και ιδιαίτερα του φατνώµατος του κόµβου. Επίσης, επιδιώκεται τα 
κρίσιµα συστατικά µέρη του κόµβου, από τα οποία θα προέλθει η απόσβεση ενέργειας, να 
διαθέτουν υψηλή πλαστιµότητα. Τέλος, θεωρείται χρήσιµη η µη ταύτιση των δύο ζωνών 
πλαστικοποίησης (δηλ. στον κόµβο και στη δοκό), αποτρέποντας έτσι το σχηµατισµό µίας 
γενικευµένης ζώνης, που θα έθετε δυσκολίες στο χαρακτηρισµό και στην προσοµοίωσή 
της. Η διακριτή παρουσία των δύο πλαστικοποιηµένων ζωνών µπορεί να εξασφαλιστεί είτε 
µε αποµείωση της διατοµής της δοκού (π.χ. µε απότµηση πελµάτων - dogbone - σε κάποια 
µικρή απόσταση από τον κόµβο) ή µε επαύξηση της αντοχής της  πλησίον του κόµβου.   
  

 

tp Μj,Rd Mb,Rd Sj,ini

(mm) (KNm) (KNm) (KNm/rad)

HEB 220 IPE 330 16 188 189 138000 Ναι

HEB 240 IPE 360 18 245 240 179000 Ναι

HEB 320 IPE 450 22 409 400 279000 Όχι

HEB 220 IPE 360 20 245 240 170000 Ναι

HEB 300 IPE 400 20 312 307 210000 Ναι

HEB 200 IPE 330 18 186 189 128800 Ναι

IPE 360 20 244 240 169900 Ναι

IPE 360 20 244 240 169900 Ναι

IPE330 16 187 189 136200 Ναι

IPE360 18 240 240 170700 Ναι

IPE360 18 242 240 168400 Ναι

IPE400 20 307 307 214000 Ναι

IPE400 20 313 307 204400 Ναι

IPE450 22 398 400 262400 Όχι

Δοκός Άκαμπτος

HEB 220

HEB 320

HEB 340

HEB 400

Υποστ.

 
Σχ. 2: Τυπική διαµόρφωση κόµβων και χαρακτηριστικές ιδιότητες τους ( pt  πάχος µετωπικής 

πλάκας, RdjM , , inijS ,  αντοχή και αρχική δυσκαµψία κόµβου και RdbM ,  αντοχή δοκού) 

 
Οι κόµβοι επιλέχθηκε να είναι κοχλιωτοί µε µετωπική πλάκα, οι οποίοι τυγχάνουν ευρείας 
αποδοχής στην πράξη και έχει αποδειχθεί [9-11] ότι µπορούν να προσφέρουν 
ικανοποιητική αντοχή, υψηλή πλαστιµότητα και σταθερή συµπεριφορά υπό 
ανακυκλιζόµενη φόρτιση. Η εκτίµηση της αντοχής και αρχικής δυσκαµψίας τους έγινε 
χρησιµοποιώντας το µέρος 1-8 του Ευρωκώδικα 3[14]. Στο Σχήµα 2 παρουσιάζεται η 



 

διαµόρφωση του ακραίου κόµβου µεταξύ υποστυλώµατος ΗΕ-220Β και δοκού IPE360, 
καθώς και τα αποτελέσµατα του σχεδιασµού όλων των κόµβων. Μια µικρή ανοχή στην 
επίτευξη του στόχου της σχέσης (2) είναι αναµενόµενη, λόγω της ασυνέχειας στις 
διαστάσεις και µηχανικές ιδιότητες των διαθέσιµων µέσων σύνδεσης. Για την αποφυγή 
ταύτισης των δύο πλαστικών ζωνών, επιλέχθηκε η ενίσχυση µε λεπίδες των πελµάτων της 
δοκού, πλησίον του κόµβου. Έτσι ενισχύεται και το συστατικό µέρος του πέλµατος και 
κορµού δοκού υπό θλίψη, το οποίο λόγω ενδεχόµενης τοπικής αστάθειας δεν 
χαρακτηρίζεται από υψηλή πλαστιµότητα. Η τοποθέτηση των ενισχύσεων στο φάτνωµα 
του υποστυλώµατος είναι απαραίτητη προκειµένου να µην είναι κρίσιµα τα συστατικά 
µέρη του κορµού του υποστυλώµατος. Επίσης, επιλέχθηκαν ισχυροί κοχλίες, ώστε τελικά 
κρίσιµα συστατικά µέρη και κύρια πηγή πλαστικής παραµόρφωσης να είναι η µετωπική 
πλάκα σε κάµψη και σε λίγες περιπτώσεις και το πέλµα του υποστυλώµατος. Αυτές οι 
µορφές αστοχίας έχει αποδειχθεί [11,15] ότι διαθέτουν υψηλή πλαστιµότητα. 
 
5. ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΑΝΑΛΥΣΕΩΝ ΥΠΟ ΣΕΙΣΜΙΚΗ ∆ΙΕΓΕΡΣΗ  
 
Τα πλαίσια που επιλέχθηκαν, υποβλήθηκαν σε µη γραµµικές, δυναµικές αναλύσεις, υπό  
σεισµική διέγερση, σύµφωνα µε 20 πραγµατικές χρονοϊστορίες επιταχύνσεων. Η ανεύρεση 
των χρονοϊστοριών έγινε από τη βάση δεδοµένων PEER[16]. Στο Σχήµα 3, 
παρουσιάζονται τα φάσµατα επιταχύνσεων τους, καθώς και το ελαστικό φάσµα του 
Ευρωκώδικα 8[1] που υιοθετήθηκε για τον σχεδιασµό των πλαισίων. Κατά µέσον όρο τα 
φάσµατα των χρονοϊστοριών προσεγγίζουν το φάσµα του κανονισµού. Στο Σχήµα 3, 
αναφέρεται και η προέλευση των σεισµικών χρονοϊστοριών. Πρόκειται για 10 
διαφορετικές καταγραφές, όπου για την κάθε µία ελήφθησαν 2 χρονοϊστορίες: µία σε 
διεύθυνση παράλληλη στο ρήγµα και µία σε κάθετη. Έτσι, συγκεντρώθηκαν συνολικά 20 
διαφορετικές, χωρίς κλιµάκωση, χρονοϊστορίες.  
 
Οι µη γραµµικές δυναµικές αναλύσεις πραγµατοποιήθηκαν µε το ελεύθερο πρόγραµµα 
OpenSees [17]. Τα µέλη προσοµοιώθηκαν µε µη γραµµικά στοιχεία δοκού (παραδοχές 
Bernoulli). Για το υλικό θεωρήθηκε ο διγραµµικός νόµος που φαίνεται στο Σχήµα 4α. Οι 
κόµβοι δοκού-υποστυλώµατος προσοµοιώθηκαν µέσω στροφικού ελατηρίου (Σχήµα 4γ). 
Ο νόµος Μ-φ των ελατηρίων θεωρήθηκε διγραµµικός και περιγράφεται στο Σχήµα 4β. Η 
ροπή πλαστικοποίησης pljM ,  και η αρχική δυσκαµψία inijS ,  προκύπτουν σύµφωνα το 

µέρος 1-8 του Ευρωκώδικα 3 [14] (Σχήµα 2) ενώ ο συντελεστής n [14], για κόµβους µε 
µετωπική πλάκα θεωρείται ίσος µε 2. Για την κλίση του πλαστικού κλάδου, 
χρησιµοποιείται εµπειρικός συντελεστής 0.03 επί της αρχικής δυσκαµψίας inijS , , που 

προέρχεται από αξιολόγηση πειραµατικών δοκιµών της βιβλιογραφίας [11,15]. Τόσο για 
τον καταστατικό νόµο του υλικού των µελών, όσο και για τον νόµο M-φ των κόµβων, 
υιοθετήθηκε κινηµατικός νόµος κράτυνσης. Λόγω της ενίσχυσης µε λεπίδες των πελµάτων 
της δοκού, ένα µήκος ίσο µε 0.20m, στο άκρο κάθε δοκού, θεωρήθηκε άκαµπτο.  Η ιξώδης 
απόσβεση προσοµοιώθηκε προσεγγιστικά µέσω της µεθόδου Rayleigh, µε βάση την πρώτη 
και τρίτη ιδιοµορφή και θεωρώντας σταθερό το ποσοστό της %5=ζ . Στις δοκούς 
επιβλήθηκε  επιπλέον οµοιόµορφο, στατικό φορτίο ίσο µε 26 KN/m λαµβάνοντας έτσι 
υπόψη τη συµµετοχή κατά 30% των µεταβλητών δράσεων στο σεισµικό συνδυασµό. Η 
ίδια τιµή χρησιµοποιήθηκε για τον προσδιορισµό της µάζας της κατασκευής, µε την 
παραδοχή συγκέντρωσης της στα άκρα κάθε στοιχείου. Η επίδραση των φαινοµένων P-∆ 
ελήφθη υπόψη από το λογισµικό OpenSees [17] µε τη µόρφωση κατάλληλου γεωµετρικού 
µητρώου, τόσο για τα υποστυλώµατα όσο και για τις δοκούς.  
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Μέσος όρος σεισμικών φασμάτων

Σεισμικά φάσματα 

Συµβάν              Ετος  Σταθµός µέτρησης 
-------------------------------------------------
Imperial Valley-06  1979  El Centro Array #5             
Northridge-01       1994  Castaic-Old Ridge Route     
Loma Prieta         1989  Capitola                      
Northridge-01       1994  LA Dam                        
Imperial Valley-06  1979  El Centro Array #8            
Duzce- Turkey       1999  Duzce                         
Loma Prieta         1989  BRAN                          
Duzce- Turkey       1999  Bolu                          
Kobe- Japan         1995  Nishi-Akashi              
Kobe- Japan         1995  Takarazuka   

 
Σχ. 3: Φάσµατα απόκρισης σεισµικών χρονοϊστοριών 

 

 
Σχ. 4: Καταστατικοί νόµοι για υλικό χάλυβα (α)  και κόµβους δοκού-υποστυλώµατος (β). 

Προσοµοίωση κόµβων δοκού-υποστυλώµατος (γ) 
 
6. ΑΠΟΤΕΛΕΣΜΑΤΑ 
 
Κάθε ένα από τα έξι υπό εξέταση πλαίσια υποβλήθηκε διαδοχικά σε 20 µη γραµµικές 
δυναµικές αναλύσεις, µία για κάθε σεισµική χρονοϊστορία. Για λόγους σύγκρισης, οι 
συνολικά 120 αναλύσεις εκτελέστηκαν δύο φορές: 
� µε βάση τον προτεινόµενο σχεδιασµό των κόµβων, χρησιµοποιώντας στροφικά 

ελατήρια για την προσοµοίωση τους, και  
� µε βάση τη συνήθη πρακτική σχεδιασµού και προσοµοίωσης, θεωρώντας τους 

κόµβους συνεχείς (χωρίς ελατήρια) και χωρίς ενίσχυση των άκρων των δοκών.  
Συνολικά εποµένως, εκτελέστηκαν 240 µη γραµµικές, δυναµικές αναλύσεις (6x20x2). 
 
Στο Σχήµα 5α, παρουσιάζεται ο µέσος όρος της µετρούµενης υστερητικής ενέργειας (λόγω 
κάµψης) σε κάθε πλαίσιο για τις 20 χρονοϊστορίες. Παρατηρείται µία εµφανής αλλά γενικά 
µικρή αύξηση της υστερητικής ενέργειας, για τον προτεινόµενο σχεδιασµό των πλαισίων. 
Πιο σηµαντική, ωστόσο, κρίνεται η προέλευση της υστέρησης. Για τον προτεινόµενο 
σχεδιασµό, ένα αξιόλογο ποσοστό προέρχεται από τους κόµβους, το οποίο µάλιστα 
αυξάνει µε τον αριθµό των ορόφων. Για τα µονώροφα, η συµµετοχή των κόµβων στην 
υστερητική ενέργεια είναι µηδενική. Οι ζώνες πλαστικοποίησης στα µονώροφα (τα οποία 
εξαιρούνται ικανοτικού σχεδιασµού), αναπτύχθηκαν στα υποστυλώµατα (κυρίως στη 
βάση). Αντίθετα, οι δοκοί και οι κόµβοι, διαθέτοντας υψηλότερη αντοχή, 
συµπεριφέρθηκαν ελαστικά.  
 
Στο Σχήµα 5β παρουσιάζονται οι µέσοι όροι της µέγιστης εµφανιζόµενης στροφής των 
κόµβων σε κάθε πλαίσιο, για τις 20 χρονοϊστορίες. Πρόκειται δηλαδή για τις απαιτήσεις σε 



 

στροφική ικανότητα των κόµβων. Οι τιµές που εµφανίζονται µπορούν άνετα να 
ικανοποιηθούν από τους κόµβους µε µετωπική πλάκα, καθώς είναι αρκετά µικρότερες από 
πειραµατικές ενδείξεις στροφικής ικανότητας του συγκεκριµένου τύπου [9-11]. Στο 
γεγονός αυτό συνηγορεί το ότι έχουν σχεδιαστεί µε κρίσιµα συστατικά µέρη υψηλής 
πλαστιµότητας. Στο Σχήµα 6α παρουσιάζονται οι µέσοι όροι της µέγιστης εµφανιζόµενης 
καµπυλότητας στις δοκούς κάθε ορόφου, κάθε πλαισίου, για τις 20 χρονοϊστορίες. 
Πρόκειται δηλαδή για τις απαιτήσεις πλαστιµότητας των δοκών ανά όροφο. Η σύγκριση 
µεταξύ της προτεινόµενης µεθοδολογίας σχεδιασµού και της συνήθους αποδεικνύει µια 
σηµαντική µείωση των απαιτήσεων πλαστιµότητας στις δοκούς (63% κατά µέσο όρο). 
Όπως είναι αναµενόµενο, η µείωση είναι πολύ µεγαλύτερη στα διώροφα και τετραώροφα 
πλαίσια, στα οποία υπήρξε συµµετοχή των κόµβων στην απόσβεση υστερητικής ενέργειας. 
Στο Σχήµα 6β παρουσιάζονται οι µέσοι όροι της µέγιστης εµφανιζόµενης σχετικής 
οριζόντιας µετακίνησης των ορόφων κάθε πλαισίου, για τις 20 χρονοϊστορίες. 
∆ιαπιστώνεται ότι η ανάπτυξη ζώνης πλαστικοποίησης στους κόµβους δεν επιβάρυνε 
σηµαντικά τις µετρούµενες σχετικές µετακινήσεις των ορόφων. Η µέση αύξηση σε σχέση 
µε τον συνήθη σχεδιασµό είναι της τάξης του 11%. 
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Σχ. 5: Μέσος όρος υστερητικής ενέργειας (α) και µέσος όρος µέγιστης στροφής κόµβων (β) 
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Σχ. 6: Μέσοι όροι (α) της µέγιστης καµπυλότητας δοκών,(β) της  µέγιστης σχετικής 
οριζόντιας µετακίνησης ορόφων 



 

7. ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑΤΑ 
 
Ο προτεινόµενος σχεδιασµός των κόµβων σύµφωνα µε τη σχέση (2)  και τη διαµόρφωση 
που περιγράφηκε στην παράγραφο 4, οδηγεί σε έναν καταµερισµό των ζωνών απόσβεσης 
ενέργειας σε περισσότερες θέσεις εντός της κατασκευής. Το ευεργετικό αποτέλεσµα 
αυτού, είναι η ελάφρυνση των απαιτήσεων πλαστιµότητας σε κάθε θέση. Εναλλακτικά, το 
περιθώριο πλαστιµότητας που εµφανίζεται, µπορεί να διατεθεί για την παραλαβή 
αυξηµένων σεισµικών δράσεων. Η συνολικά αποσβενόµενη υστερητική ενέργεια δε 
µεταβάλλεται σηµαντικά. Επίσης, δεν επιβαρύνονται σηµαντικά οι σχετικές µετακινήσεις 
των ορόφων, γεγονός που θα περιόριζε τη δυνατότητα εφαρµογής του προτεινόµενου 
σχεδιασµού. 
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SUMMARY 
 

The hysteretic energy dissipation capacity of moment resisting steel frames (MRF) with 
partial strength beam-to-column joints is investigated in this paper. According to the 
currently established design practice, the dissipative zones in frame structures are mainly 
allowed in beam members while adjacent joints are usually designed with over-strength. 
Even though Eurocodes allow the dissipative zone to be either in the beam member or in 
the joint, such a design finds limited use in practice. Furthermore, concurrent energy 
dissipation in beams and in adjacent joints is not permitted. In the paper, the response of 
typical 2D moment resisting frame configurations, under seismic actions is examined. The 
frames are designed so that dissipative zones both in beam member sections and in beam-
to-column joints are facilitated. For this reason, the joints are designed without 
overstrength. The hysteretic response characteristics of these frames are estimated using 
dynamic nonlinear analysis for real seismic time histories and are compared with similar 
frames designed according to the typical design practice. The benefits of the proposed 
frame design in terms of energy dissipation capacity and ductility demands for the beams 
are presented and discussed. 
 


