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ΠΕΡΙΛΗΨΗ 

   Αυτή η διπλωματική εργασία ασχολείται με τον αντισεισμικό σχεδιασμό πολυώροφου 

κτιρίου με σεισμική μόνωση και συγκρίνει την απόκριση συμβατικά θεμελιωμένου και 

σεισμικά μονωμένου κτιρίου. 
  Στο πρώτο κεφάλαιο γίνεται μια αναφορά στην έννοια της σεισμικής μόνωσης και στη 

βασική της φιλοσοφία η οποία έρχεται σε πλήρη αντίθεση με αυτή του συμβατικού 

αντισεισμικού σχεδιασμού, καθώς και στα οφέλη που προκύπτουν από αυτή.                                                                                                                                                         

  Στο δεύτερο κεφάλαιο αναλύεται ο τρόπος δράσης της σεισμικής μόνωσης καθώς  και οι 

κατασκευαστικές απαιτήσεις που ορίζει ο Ευρωκώδικας 8 για σεισμικά μονωμένα κτίρια.                                                                                                                                                                                                                                                         

   Στο τρίτο κεφάλαιο γίνεται μια ειδική αναφορά στην εφαρμογή της σεισμικής μόνωσης σε 

υφιστάμενα κτίρια. Συγκεκριμένα αναλύονται οι προϋποθέσεις εφαρμογής της, 

καθορίζονται οι πιθανές θέσεις τοποθέτησης των μονωτήρων και αναλύεται η διαδικασία 

τοποθέτησης τους. 

  Στο τέταρτο κεφάλαιο αναφέρονται παραδείγματα σεισμικής μόνωσης και γίνεται μια 

σύντομη ιστορική αναδρομή. Επίσης παρουσιάζεται η κατασκευή του φορέα του 

Παρθενώνα ως μια πρώιμη μορφή σεισμικής μόνωσης.                                                                                                                                                      

   Στο πέμπτο κεφάλαιο γίνεται μια σύντομη αναφορά στα διάφορα είδη μονωτήρων και 

στον τρόπο δράσης τους. 

  Στο έκτο κεφάλαιο γίνεται αναφορά στις τρείς μεθόδους ανάλυσης που είναι οι εξής:1) η 

μέθοδος ισοδύναμου μονοβάθμιου συστήματος, 2)η φασματική ανάλυση και  3)η μη 

γραμμική ανάλυση με χρονοϊστορία, καθώς και στους απαραίτητους ελέγχους των 

μονωτήρων, όπως αυτοί ορίζονται στο Ευρωκώδικα 8. 

  Στο έβδομο κεφάλαιο γίνεται αναφορά στο προσομοίωμα ανωδομής και μονωτήρων και 

στις φορτίσεις που καταπονούν το φορέα. 

  Στο όγδοο κεφάλαιο γίνεται η ανάλυση του κτιρίου και με τις τρεις μεθόδους  και γίνονται 

οι έλεγχοι για κάθεμια από αυτές. 

  Στο ένατο κεφάλαιο παρουσιάζονται ορισμένα συγκριτικά διαγράμματα μεγεθών μεταξύ 

του συμβατικά θεμελιωμένου κτιρίου, του οποίου η ανάλυση έχει γίνει με συντελεστή 

συμπεριφοράς q=1, και του σεισμικά μονωμένου με το μεγάλο ξ που τελικά επιτεύχθηκε. 

 Στο δέκατο κεφάλαιο εξηγείται βήμα προς βήμα η διαδικασία που ακολουθήθηκε για την 

προσομοίωση του φορέα με SAP2000.  
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ABSTRACT 
 

  The main purpose of the present study is the earthquake resistant design of a multi-storey 

building with seismic isolation and the comparison of the seismic response of a 

conventionally supported (fixed) and a seismic isolated building. 

  In the first chapter, a short description of the sense and the basic philosophy of seismic 

isolation,which is in complete contrast with the conventional antiseismic design, is made. 

The basic benefits of seismic isolation are mentioned,too. 

  In the second chapter, the way of seismic isolation’s action is analysed , as well as the 

structural details, as they are defined in Eurocode 8 for seismic isolated buildings. 

  In the third chapter, a specific reference to the application of seismic isolation in existing 

buildings is made. Specifically the conditions of application are analyzed, the possible 

mounting positions of the isolators is specified and the installation process is analyzed. 

  The fourth chapter gives examples of seismic isolation and a brief historical overview. The 

Parthenon is also shown as an early form of seismic isolation. 

  The fifth chapter is a quick reference to the various types of seismic isolators and their 

modes of action.  

The sixth chapter is a reference to three methods of analysis are as follows: 1) the method of 

equivalent SDOF system, 2) the spectral analysis and 3) the non-linear analysis histories, as 

well as to the necessary checks of the isolators as defined in Eurocode 8. 

  In the seventh chapter a reference to the model of the superstructure and the isolators and 

to the loads that strain the structure, is made. 

  Thereafter, in the eighth chapter, the analysis procedures of isolated buildings according to 

codes are presented. Particularly, equivalent linear, modal linear and time-history analyses 

are described. Finally, safety verifications for ultimate limit state have been reported.    

  In the ninth chapter some comparative diagrams of sizes between the conventional-

founded building, whose analysis has been made with q=1 and the seismic isolated with the 

new ξ are presented. 

  In the tenth chapter the procedure followed for the institution simulation with SAP2000  is 

explained step by step. 

 

 

 



5 
 

ΕΥΧΑΡΙΣΤΙΕΣ 

Θα ήθελα στο σημείο αυτό να ευχαριστήσω όλους όσους συνέβαλαν στην 

πραγματοποίηση αυτής της διπλωματικής εργασίας. Αρχικά θα ήθελα να 

ευχαριστήσω τον επιβλέποντα καθηγητή κύριο Ιωάννη Βάγια για τη συμβολή και 

την καθοδήγηση του. Στη συνέχεια,  οφείλω ένα μεγάλο ευχαριστώ στην οικογένεια 

μου για την ενθάρρυνση και την ουσιαστική υποστήριξη όλα αυτά τα χρόνια. Τέλος 

ευχαριστώ τους φίλους μου για τη συμπαράσταση και την κατανόηση. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



6 
 

Περιεχόμενα 
1.ΕΙΣΑΓΩΓΗ ................................................................................................................................ 8 

2.ΤΡΟΠΟΣ ΔΡΑΣΗΣ ΤΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΚΑΙ ΚΑΤΑΣΚΕΥΑΣΤΙΚΕΣ ΑΠΑΙΤΗΣΕΙΣ .............. 12 

2.1 ΣΤΡΑΤΗΓΙΚΕΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΜΕ ΒΑΣΗ ΤΗ ΣΥΜΠΕΡΙΦΟΡΑ ΤΟΥ ΣΥΣΤΗΜΑΤΟΣ ΜΟΝΩΣΗΣ 12 

2.2 ΓΕΝΙΚΕΣ ΔΙΑΤΑΞΕΙΣ ΣΧΕΔΙΑΣΜΟΥ .................................................................................. 15 

3.ΣΕΙΣΜΙΚΗ ΜΟΝΩΣΗ ΣΕ ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ ΚΤΙΡΙΑ ....................................................................... 17 

3.1 ΠΡΟΥΠΟΘΕΣΕΙΣ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ ΚΤΙΡΙΑ............ 17 

3.2 ΔΥΝΑΤΕΣ ΘΕΣΕΙΣ ΤΩΝ ΜΟΝΩΤΗΡΩΝ ΣΕ ΔΙΑΦΟΡΑ ΕΠΙΠΕΔΑ ΣΕ ΗΔΗ ΥΠΑΡΧΟΝ ΚΤΙΡΙΟ

 ............................................................................................................................................. 19 

3.3 ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΔΙΑΔΙΚΑΣΙΑΣ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ ΚΤΙΡΙΑ

 ............................................................................................................................................. 22 

4.ΠΑΡΑΔΕΙΓΜΑΤΑ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΚΑΙ ΙΣΤΟΡΙΚΗ ΑΝΑΔΡΟΜΗ .............. 27 

4.1 ΠΑΡΑΔΕΙΓΜΑΤΑ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ .................................................. 27 

4.2 ΕΦΑΡΜΟΓΕΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ ΚΤΙΡΙΑ ΣΤΗΝ ΕΛΛΑΔΑ ...................................... 32 

4.3 ΙΣΤΟΡΙΚΗ ΑΝΑΔΡΟΜΗ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ .............................................................. 32 

4.4 ΤΟ ΠΑΡΑΔΟΞΟ ΤΟΥ ΠΑΡΘΕΝΩΝΑ ................................................................................. 33 

5.ΕΙΔΗ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ .................................................................................................. 34 

5.1.ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΜΕΙΩΣΗΣ ΤΗΣ ΔΥΣΚΑΜΨΙΑΣ ..................................................................... 34 

5.2 ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΑΥΞΗΣΗΣ ΤΗΣ ΑΠΟΣΒΕΣΗΣ ........................................................................ 37 

5.3 ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΤΑΥΤΟΧΡΟΝΗΣ ΜΕΙΩΣΗΣ ΤΗΣ ΔΥΣΚΑΜΨΙΑΣ ΚΑΙ ΑΥΞΗΣΗΣ ΤΗΣ 

ΑΠΟΣΒΕΣΗΣ ......................................................................................................................... 39 

6.ΜΕΘΟΔΟΙ ΑΝΑΛΥΣΗΣ ΚΑΙ ΕΛΕΓΧΟΙ ...................................................................................... 42 

6.1 ΕΙΣΑΓΩΓΗ ....................................................................................................................... 42 

6.2 ΙΣΟΔΥΝΑΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ ............................................................................... 42 

6.2.1 ΑΠΛΟΠΟΙΗΜΕΝΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ ................................................................... 43 

6.2.2 ΙΔΙΟΜΟΡΦΙΚΗ ΔΥΝΑΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ ......................................................................... 47 

6.3 ΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ ............................................................................................. 49 

6.4 ΕΛΕΓΧΟΙ ......................................................................................................................... 50 

7.ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΠΡΟΣΟΜΟΙΩΜΑΤΟΣ ΚΑΙ ΦΟΡΤΙΣΕΩΝ .............................................................. 52 

7.1 ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΤΟΥ ΚΤΙΡΙΟΥ ............................................................................................... 52 

7.1.1 ΑΡΧΙΤΕΚΤΟΝΙΚΑ .......................................................................................................... 52 

7.1.2 ΣΤΑΤΙΚΟ ΣΥΣΤΗΜΑ ...................................................................................................... 55 

7.1.3 ΕΔΑΦΙΚΕΣ ΣΥΝΘΗΚΕΣ ................................................................................................. 56 

7.1.4 ΔΡΑΣΕΙΣ ΕΠΙ ΤΗΣ ΚΑΤΑΣΚΕΥΗΣ .................................................................................... 56 

8.ΑΝΑΛΥΣΗ ΚΤΙΡΙΟΥ ................................................................................................................. 62 

8.1 Μέθοδος Ισοδύναμου Μονοβαθμίου Συστήματος ...................................................... 62 



7 
 

8.2 ΦΑΣΜΑΤΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ .................................................................................................. 73 

8.3 ΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ ............................................................................................. 81 

9.ΣΥΓΚΡΙΤΙΚΑ ΔΙΑΓΡΑΜΜΑΤΑ .................................................................................................. 90 

10.ΠΡΟΣΟΜΟΙΩΣΗ ΓΙΑ ΤΗΝ ΑΝΑΛΥΣΗ ΤΟΥ ΚΤΙΡΙΟΥ ΜΕ ΤΟ SAP2000 .................................... 98 

 

 

 

 

 
 

 

 

 
 

 

 
 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 



8 
 

1.ΕΙΣΑΓΩΓΗ 
 

Η φιλοσοφία του συμβατικού αντισεισμικού σχεδιασμού που βασίζεται στην αντοχή 

της κατασκευής οδηγεί τον μελετητή σε δύο επιλογές : 

α) αύξηση της αντοχής του φορέα με στόχο την αποφυγή της μετελαστικής 

απόκρισης , δηλαδή διαστασιολόγηση της κατασκευής με την τάση διαρροής. Αυτό 

οδηγεί σε μεγάλες διατομές, πράγμα που καθιστά τη λύση αντιοικονομική. 

Επιπλέον εξαιτίας της μεγάλης μάζας της κατασκευής, θα ασκούνται σε αυτήν πολύ 

μεγάλες σεισμικές δυνάμεις. 

β) διασφάλιση πλάστιμης μετελαστικής απόκρισης και εξασφάλιση αποφυγής 

ψαθυρών μορφών αστοχίας. Ουσιαστικά με τη λύση αυτή αποδεχόμαστε βλάβες 

στην κατασκευή, οι οποίες είναι πολλές φορές μη επισκευάσιμες.Με άλλα λόγια, σε 

μια συμβατική κατασκευή μέχρι τη διαρροή  ένα μέρος της σεισμικής ενέργειας 

καταναλώνεται λόγω ιξώδους απόσβεσης και το κτίριο αποκτά μεγάλη κινητική 

ενέργεια, ενώ σε δεύτερο στάδιο (μετά τη διαρροή) η ενέργεια αυτή οδηγεί σε 

πλαστικοποίηση κάποιων μελών (βλάβες!) 

Η φιλοσοφία της σεισμικής μόνωσης ακολουθεί την αντίθετη προσέγγιση. Στοχεύει 

στη μείωση της σεισμικής απαίτησης και όχι τόσο στην αύξηση της σεισμικής 

αντοχής ή πλαστιμότητας μιας κατασκευής. Πιο συγκεκριμένα μπορεί να επιτευχθεί 

πενταπλάσια ως και δεκαπλάσια μείωση του μεγέθους των σεισμικών δυνάμεων 

που αναπτύσσονται σε σεισμικά μονωμένο κτίριο σε ισχυρή σεισμική δόνηση. 

Στόχος λοιπόν της σεισμικής μόνωσης είναι η , κατά το δυνατόν, ελαστική απόκριση 

της κατασκευής. Βασικό όφελος είναι ότι ενώ δεν μπορεί να ελεγχθεί η ένταση του 

σεισμού, ως φυσικό φαινόμενο, ελέγχεται η απαίτηση που δημιουργεί στην 

κατασκευή, αφού επιτυγχάνεται η αποσύζευξη της κίνησης του φορέα από την 

εδαφική κίνηση μέσω της εισαγωγής έντονης ασυνέχειας στην κατανομή της 

πλευρικής δυσκαμψίας καθ’ ύψος της κατασκευής.     
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Εικόνα 1.1. Συγκριτική απόκριση σε σεισμό συμβατικής κατασκευής και κατασκευής 
με σεισμική μόνωση 

 

 

Παρατηρείται ότι η τριγωνική κατανομή των σεισμικών δυνάμεων αντικαθίσταται 
από ομοιόμορφο φορτίο, η τιμή του οποίου είναι γνωστή και ίση με την τάση 
διαρροής του μονωτήρα. Η τιμή αυτή είναι και πολύ μικρότερη από τη μέγιστη τιμή 
του φορτίου στην τριγωνική κατανομή.(διπλό μεγάλο όφελος!). 
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Γενικότερα τα πλεονεκτήματα μιας συμβατικά μονωμένης κατασκευής έναντι μιας 

συμβατικής είναι: 

 Προστασία ζωής, αφού το κτίριο απλώς μεταφέρεται σαν στερεό σώμα σε 

ισχυρές σεισμικές δονήσεις  και δεν καταρρέει. Άλλωστε, με την παρουσία 

των μονωτήρων το κτίριο κινείται πολύ πιο αργά σε σύγκριση με τα 

διαδιδόμενα στο έδαφος σεισμικά κύματα και μειώνεται η πιθανότητα 

συντονισμού που μπορεί να οδηγήσει σε μεγάλες μετακινήσεις στο κτίριο 

και πιθανή κατάρρευση. 

 Προστασία του φέροντα αλλά και του μη φέροντα οργανισμού του κτιρίου, 

αφού οι δυνάμεις που ασκούνται στην κατασκευή είναι πια μικρές και οι 

σχετικές μετακινήσεις των ορόφων, οι οποίες καταπονούν πρωτίστως τον μη 

φέροντα οργανισμό, είναι αμελητέες. Αυτό είναι μεγάλης σημασίας αφού 

συχνά οι επισκευές των φερόντων στοιχείων είναι αδύνατες και οι επισκευές 

των μη φερόντων στοιχείων είναι εξαιρετικά δαπανηρές. Για να γίνει 

κατανοητό αυτό αρκεί να σκεφτούμε ότι τα μη φέροντα στοιχεία 

αντιστοιχούν στο 65-75% του συνολικού κόστους της κατασκευής. 

 Μετασεισμική ασφάλεια. Οι σεισμικές δονήσεις δεν επηρεάζουν την 

κατασκευή, μιας και εκείνη συμπεριφέρεται ελαστικά ή σχεδόν ελαστικά. 

Αντίθετα στις συμβατικές κατασκευές ο σεισμός διαρκώς ελαττώνει την 

πλαστιμότητα της κατασκευής. Γι’ αυτό και οι σεισμικά μονωμένες 

κατασκευές έχουν εξίσου καλή συμπεριφορά στον πρώτο σεισμό όσο και 

στους μετασεισμούς. 

 Προστασία θεμελίωσης. Ελαττώνεται σημαντικά η δυναμική καταπόνηση 

του εδάφους θεμελίωσης καθώς και οι καθιζήσεις. 

 Προστασία περιεχομένου της κατασκευής. Αυτό είναι ένα τεράστιο όφελος, 

αφού προστατεύει τους ανθρώπους από τραυματισμούς που προέρχονται 

από την πτώση αντικειμένων στη διάρκεια του σεισμού, καθώς και τα ίδια τα 

αντικείμενα. Γι’ αυτό και η σεισμική μόνωση τοποθετείται συχνά σε μουσεία 

κλπ.. 

 Προστασία λειτουργίας του έργου, δηλαδή αποφυγή διακοπής της χρήσης 

της κατασκευής. Για το λόγο αυτό η σεισμική μόνωση βρίσκει μεγάλη 

εφαρμογή σε νοσοκομεία, εργοστάσια παραγωγής  κλπ.. 

 Οικονομία, αφού αποφεύγονται κατά ένα μεγάλο μέρος οι επισκευές, η 

λειτουργία του κτιρίου δεν σταματά και το περιεχόμενο του έργου δεν 

καταστρέφεται . 

 Υψηλό επίπεδο ζωής του χρήστη, αφού νιώθει μεγαλύτερη ασφάλεια, καθώς 

οι ταλαντώσεις που αντιλαμβάνεται μειώνονται , με αποτέλεσμα λιγότερο 

πανικό κατά τη διάρκεια ενός σεισμικού γεγονότος. 
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Ένα σύστημα σεισμικής μόνωσης πρέπει να παρέχει πλευρική ευκαμψία στην 

κατασκευή για ισχυρή σεισμική δόνηση , όμως να παραμένει πρακτικά άκαμπτο για 

συνήθη πλευρικά φορτία, όπως για ανεμοπιέσεις .Επιπλέον πρέπει να παραμένει 

αμετακίνητο για τα συνήθη κατακόρυφα φορτία . Η κατασκευή πρέπει να είναι 

σχετικά δύσκαμπτη για να εμποδίσει τη διασπορά ενέργειας στην ανωδομή και να 

την περιορίσει στο σύστημα σεισμικής μόνωσης. Η φιλοσοφία της σεισμικής 

μόνωσης είναι έννοια συμβατή με τη λογική μας. Ωστόσο συναντήθηκαν  εμπόδια 

τα οποία έπρεπε να ξεπεραστούν. Τα βασικότερα από αυτά είναι η ανάγκη 

αυτοδύναμης οριζόντιας επαναφοράς της κατασκευής, αλλά και ο περιορισμός της 

μετακίνησης εντός πρακτικά επιτρεπόμενων ορίων. 
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2.ΤΡΟΠΟΣ ΔΡΑΣΗΣ ΤΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΚΑΙ ΚΑΤΑΣΚΕΥΑΣΤΙΚΕΣ 

ΑΠΑΙΤΗΣΕΙΣ 

 

2.1 ΣΤΡΑΤΗΓΙΚΕΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΜΕ ΒΑΣΗ ΤΗ ΣΥΜΠΕΡΙΦΟΡΑ ΤΟΥ ΣΥΣΤΗΜΑΤΟΣ 

ΜΟΝΩΣΗΣ 
 

Η συμπεριφορά του συστήματος μόνωσης μπορεί να κυμαίνεται από σχεδόν 

γραμμική έως έντονα μη γραμμική.  

 

Η πρώτη στρατηγική βασίζεται στην επιμήκυνση της ιδιοπεριόδου σε συνδυασμό με 

διαφορετικές ποσότητες απορροφώμενης ενέργειας. Στην περίπτωση αυτή 

χρησιμοποιούνται σχεδόν ελαστικοί μονωτήρες. Οι μονωτήρες έχουν πολύ 

μικρότερη δυσκαμψία από την κατασκευή. Έτσι το μεγαλύτερο μέρος της 

μετατόπισης συμβαίνει στο επίπεδο του συστήματος μόνωσης  και η ανωδομή 

συμπεριφέρεται σχεδόν σαν στερεό σώμα. Με τη μείωση της δυσκαμψίας της 

κατασκευής, επιτυγχάνεται αύξηση της ιδιοπεριόδου της κατασκευής. Από το 

ελαστικό φάσμα σχεδιασμού του σεισμού παρατηρώ ότι για τα σκληρά εδάφη 

μεγαλύτερες ιδιοπερίοδοι αντιστοιχούν σε μικρότερες επιταχύνσεις και άρα 

μικρότερη τέμνουσα βάσης. Τα μαλακά εδάφη θεμελίωσης ευνοούν εδαφικές 

δονήσεις με προεξέχουσες τις μεγάλες περιόδους. Γι’ αυτό αν το έδαφος είναι 

μαλακό δεν είναι βέβαιο ότι η σεισμική μόνωση έχει καλά αποτελέσματα. 

 

Εικόνα 2.1. Επίδραση της αύξησης της ιδιοπεριόδου στην τέμνουσα βάσης 
σχεδιασμού συναρτήσει του τύπου του εδάφους 
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Εικόνα 2.2. Επίδραση της αύξηση της ιδιοπεριόδου στην τέμνουσα βάσης 
σχεδιασμού για σκληρά εδάφη  (φάσμα επιταχύνσεων) 

 

 

 

Εικόνα 2.3. Επίδραση της αύξησης της ιδιοπεριόδου στις μετακινήσεις σχεδιασμού 
(φάσμα επιταχύνσεων) 
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Η ικανότητα απορρόφησης ενέργειας του συστήματος μόνωσης ουσιαστικά 

αξιοποιείται για τη μείωση της μετατόπισης, η οποία μπορεί να είναι υπερβολικά 

μεγάλη. Η απορρόφηση ενέργειας μειώνει επίσης την τέμνουσα βάσης, αν και η 

υπερβολική απόσβεση μπορεί να ενισχύσει τοπικά τις επιταχύνσεις των ορόφων. Το 

τελευταίο είναι ιδιαίτερα σημαντικό όταν αποτελεί προτεραιότητα η προστασία του 

περιεχομένου του κτιρίου, επειδή η μεγάλη απόσβεση ίσως διεγείρει τις 

υψηλότερες ιδιομορφές, των οποίων οι ιδιοπερίοδοι βρίσκονται πλησιέστερα στις 

ιδιοπεριόδους των προσαρτημάτων και των αντικειμένων μέσα στο κτίριο. 

 

Η δεύτερη στρατηγική βασίζεται στον περιορισμό των δυνάμεων , σε συνδυασμό με 

διαφορετικές ποσότητες απορροφώμενης ενέργειας. Στην περίπτωση αυτή 

χρησιμοποιούνται μη γραμμικοί μονωτήρες. Οι συσκευές ανθίστανται με σχεδόν 

σταθερή δύναμη καθώς αυξάνεται η μετατόπιση. Η μείωση των εντατικών μεγεθών 

στην ανωδομή οφείλεται στον περιορισμό της δύναμης που μπορεί να  ασκηθεί από 

τις συσκευές στο φορέα. Αξιοποιείται η απορρόφηση ενέργειας προκειμένου να 

περιοριστεί η μετατόπιση της βάσης. Απότομες μεταβολές της δυσκαμψίας στους 

βρόχους δύναμης-μετατόπισης, που συνήθως χαρακτηρίζουν τη συμπεριφορά 

ορισμένων έντονα μη γραμμικών συσκευών, ενδέχεται να προκαλέσουν 

υψηλότερες τιμές των επιταχύνσεων των ορόφων της ανωδομής σε υψηλές 

συχνότητες, λόγω της διέγερσης των ανώτερων ιδιομορφών. 

 

Σε κτίρια υπό κατασκευή συχνή είναι η στρατηγική Α και άρα η τοποθέτηση σχεδόν 

ελαστικών μονωτήρων λόγω τεχνολογικών και κατασκευαστικών ζητημάτων. Η 

στρατηγική Β επιλέγεται κυρίως όταν ο περιορισμός των δυνάμεων του σεισμού 

αποτελεί το πιο κρίσιμο ζήτημα του σχεδιασμού. Για το λόγο αυτό 

χρησιμοποιούνται κατά κύριο λόγο μη γραμμικοί μονωτήρες στην ενίσχυση 

υφιστάμενων κατασκευών, όπου ένα μέρος της πλαστιμότητας έχει καταναλωθεί 

από προηγούμενους σεισμούς καθιστώντας αναγκαία τη μείωση των σεισμικών 

δυνάμεων που θα καταπονήσουν την κατασκευή. Επιπλέον η δεύτερη στρατηγική 

επιλέγεται όταν η στρατηγική επιμήκυνσης περιόδου προσεγγίζει τα τεχνολογικά 

και οικονομικά της όρια. Για παράδειγμα, σε κατασκευές που ήδη έχουν μεγάλες 

ιδιοπεριόδους T η επιμήκυνση της ιδιοπεριόδου με εύκαμπτους σχεδόν ελαστικούς 

μονωτήρες θα ήταν μη αποδοτική καθώς η μείωση της σεισμικής απαίτησης θα 

ήταν ελάχιστη και σύντομα θα εξαντλούνταν η αντοχή του μονωτήρα ο οποίος θα 

αστοχούσε και μάλιστα απότομα και ψαθυρά. Παρόμοια εύκολα γίνεται αντιληπτό 

ότι σε περιπτώσεις σεισμών με υψηλό ενεργειακό περιεχόμενο στο πεδίο των 

χαμηλών συχνοτήτων η στρατηγική Α θα ήταν καταστροφική .Η δεύτερη στρατηγική 

έχει ένα μεγάλο προνόμιο. Η αποτελεσματικότητα του σχεδιασμού είναι 

ανεξάρτητη από τα χαρακτηριστικά του σεισμού (ένταση και ενεργειακό 

περιεχόμενο), με τον όρο ότι είναι αποδεκτές οι μεγάλες μετατοπίσεις. [9] 
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2.2 ΓΕΝΙΚΕΣ ΔΙΑΤΑΞΕΙΣ ΣΧΕΔΙΑΣΜΟΥ 
Στον Ευρωκώδικα 8, στο τμήμα 10.5 ορίζονται με σαφήνεια: 

 Διατάξεις που αφορούν τα στοιχεία μόνωσης  

 Θα πρέπει να υπάρχει επαρκής χώρος, ώστε να διευκολύνεται η 

επιθεώρηση, η συντήρηση και η αντικατάσταση των στοιχείων κατά τη 

διάρκεια ζωής του φορέα. 

 Εάν είναι απαραίτητο, τα στοιχεία μόνωσης θα πρέπει να προστατεύονται 

από πιθανές επικίνδυνες επιδράσεις, όπως για παράδειγμα η πυρκαγιά και η 

χημική ή βιολογική προσβολή. 

 Τα υλικά που χρησιμοποιούνται κατά το σχεδιασμό και την κατασκευή των 

στοιχείων μόνωσης θα πρέπει να συμμορφώνονται με τα υπάρχοντα σχετικά 

πρότυπα. 

 Διατάξεις για τον έλεγχο ανεπιθύμητων κινήσεων                                                                

 Το κέντρο της ενεργού δυσκαμψίας και το κέντρο απόσβεσης του 

συστήματος μόνωσης θα πρέπει να είναι όσο πιο κοντά γίνεται στην 

προβολή του κέντρου της μάζας πάνω στη διεπιφάνεια μόνωσης , για την 

επίτευξη της ελαχιστοποίησης των επιδράσεων της στρέψης. 

 Η θλιπτική τάση η οποία προκαλείται στις συσκευές αυτές από τις μόνιμες 

δράσεις θα πρέπει να είναι όσο πιο ομοιόμορφη γίνεται, για την επίτευξη 

της ελαχιστοποίησης της διαφορετικής συμπεριφοράς των συσκευών 

μόνωσης. 

 Οι συσκευές θα σταθεροποιούνται στην ανωδομή και την υποδομή. 

 Το σύστημα μόνωσης θα πρέπει να σχεδιάζεται έτσι ώστε κραδασμοί και 

πιθανές στρεπτικές κινήσεις να ελέγχονται από κατάλληλα μέσα. Ο έλεγχος 

των κραδασμών θεωρείται ότι ικανοποιείται εάν αποτρέπονται οι πιθανές 

επιδράσεις των κραδασμών μέσω κατάλληλων διατάξεων(αποσβεστήρες , 

απορροφητές κραδασμών κλπ) 

 Διατάξεις για τον έλεγχο των διαφορικών σεισμικών εδαφικών κινήσεων  

 Τα στοιχεία του φορέα τα οποία βρίσκονται πάνω και κάτω από τη 

διεπιφάνεια μόνωσης θα πρέπει να διαθέτουν επαρκή δυσκαμψία τόσο 

στην οριζόντια όσο και στην κατακόρυφη διεύθυνση, έτσι ώστε να 

ελαχιστοποιούνται οι επιδράσεις των διαφορικών σεισμικών εδαφικών 

μετακινήσεων. Αυτό θεωρώ πως ικανοποιείται για τα κτίρια αν 

ικανοποιούνται όλες ακόλουθες συνθήκες: 

Α) Δύσκαμπτο διάφραγμα πάνω και κάτω από το σύστημα μόνωσης, 

αποτελούμενο από μια οπλισμένη πλάκα από σκυρόδεμα ή από ένα πλέγμα 

διασταυρωμένων δοκών σύνδεσης, που είναι σχεδιασμένο ώστε να 

λαμβάνει υπόψη όλες τις τοπικές και γενικευμένες μορφές λυγισμού. Το 

δύσκαμπτο αυτό διάφραγμα δεν είναι απαραίτητο εάν οι φορείς 

αποτελούνται από δύσκαμπτους κιβωτιοειδείς φορείς. 
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Β) Οι συσκευές, οι οποίες αποτελούν το σύστημα μόνωσης είναι 

στερεωμένες και στα δύο άκρα στα δύσκαμπτα διαφράγματα, είτε 

απευθείας ή εάν αυτό δεν είναι εφικτό, μέσω κατακόρυφων στοιχείων, η 

σχετική οριζόντια μετακίνηση των οποίων κατά τη σεισμική κατάσταση 

σχεδιασμού δεν θα πρέπει να είναι χαμηλότερη από το 1/20 της σχετικής 

μετακίνησης του συστήματος μόνωσης. 

 

 

 

 

 

Εικόνα 2.4. Οπλισμένη πλάκα πάνω από τους μονωτήρες και πλέγμα 
διασταυρωμένων δοκών σύνδεσης κάτω από αυτούς στην Ωνάσειο Στέγη 
Γραμμάτων και Τεχνών 

 

 

 Διατάξεις για τον έλεγχο των μετακινήσεων σε σχέση με το περιβάλλον 

έδαφος και κατασκευές 

 Πρέπει να υπάρχει επαρκής χώρος ανάμεσα στη μονωμένη ανωδομή και το 

περιβάλλον έδαφος ή κατασκευές, για να επιτρέπεται η μετακίνηση της 

κατασκευής προς όλες τις κατευθύνσεις κατά τη σεισμική κατάσταση 

σχεδιασμού. 

 

 Διατάξεις σχετικές με τις αρχές που διέπουν τον σχεδιασμό κτιρίων με 

σεισμική μόνωση 
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3.ΣΕΙΣΜΙΚΗ ΜΟΝΩΣΗ ΣΕ ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ ΚΤΙΡΙΑ 

 

3.1 ΠΡΟΥΠΟΘΕΣΕΙΣ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ 

ΚΤΙΡΙΑ 
 

Η μείωση της σεισμικής απόκρισης, που επιτυγχάνεται με τους μονωτήρες, 

μπορεί να οφείλεται στην αύξηση της ιδιοπεριόδου της κατασκευής ή στην 

αύξηση της απόσβεσης ή σε συνδυασμό των δύο παραπάνω παραγόντων. 

 

 

Εικόνα 3.1. Μείωση της ελαστικής φασματικής επιτάχυνσης με την αύξηση της 
ιδιοπεριόδου 

 

 

Ένας παράγοντας που καθορίζει αν η σεισμική μόνωση είναι η κατάλληλη 

και πιο συμφέρουσα μέθοδος ενίσχυσης είναι ο αριθμός των ορόφων του 

κτιρίου, καθώς και οι διαστάσεις του. Πιο συγκεκριμένα, μικρός αριθμός 

ορόφων (1,2 όροφοι) καθιστά οικονομικά ασύμφορη τη σεισμική μόνωση, 

ενώ πολύ μεγάλος αριθμός ορόφων (άνω των 8-10 ορόφων) μειώνει την 

αποτελεσματικότητά της. Αυτό συμβαίνει γιατί ένα κτίριο με πολλούς 

ορόφους έχει ήδη μεγάλη θεμελιώδη ιδιοπερίοδο. Παρατηρώντας το 

ελαστικό φάσμα σχεδιασμού γίνεται εύκολα αντιληπτό ότι αν η Τ του 

κτιρίου είναι ήδη μεγάλη, η μείωση του φορτίου, που επιτυγχάνεται με 

περαιτέρω αύξηση της ιδιοπεριόδου ,δεν είναι σημαντική, ενώ αντίθετα η 

αύξηση των μετακινήσεων είναι μεγάλη.  Ομοίως οι διαστάσεις του κτιρίου 

επιδρούν στην καταλληλότητα ή μη της σεισμικής μόνωσης. Με άλλα λόγια 

ψηλά και εύκαμπτα κτίρια έχουν μεγάλη ιδιοπερίοδο και έτσι η σεισμική 

μόνωση δεν είναι αποδοτικός τρόπος ενίσχυσης. 

Επιπλέον αν η αντοχή του ήδη υπάρχοντος κτιρίου είναι υπερβολικά 

χαμηλή (λιγότερο από το 5% του βάρους του κτιρίου) τότε άλλη μέθοδος 

ενίσχυσης πρέπει να μελετηθεί. Για τον ίδιο λόγο πρέπει να μελετηθεί και η 

θεμελίωση. Αυτό συμβαίνει γιατί η μόνωση μειώνει τις σεισμικές 
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δυνάμεις,όμως δεν τις εξαφανίζει. Συνεπώς η αντοχή και η πλαστιμότητα 

της υπάρχουσας κατασκευής πρέπει τουλάχιστον να επαρκεί για να 

αντισταθεί στις μειωμένες δυνάμεις. 

Σε περίπτωση τοποθέτησης της μόνωσης στο υπόγειο είναι απαραίτητη η 

διαμόρφωση τάφρου. Οι διαστάσεις αλλά και θέματα όπως η επέκταση 

του κενού πέρα από τα όρια ιδιοκτησίας μελετούνται στη φάση του 

σχεδιασμού. Επίσης πρέπει να υπάρχει αρκετό διάστημα μέχρι τα γειτονικά 

κτίρια ώστε να επιτραπεί μια κίνηση από 15 μέχρι 60εκ.  

Επίσης το συχνοτικό περιεχόμενο της δράσης σχεδιασμού μπορεί να 

καταστήσει το σύστημα της σεισμικής μόνωσης από ασύμφορο ως 

καταστροφικό. Πρακτικά δεν πρέπει η συχνότητα της μονωμένης 

κατασκευής να πλησιάζει τη συχνότητα του σεισμού σχεδιασμού, πράγμα 

που θα προκαλούσε συντονισμό. 

Άλλες προκλήσεις της εφαρμογής της σεισμικής μόνωσης είναι η 

διαχείριση των σκαλών, των ανελκυστήρων και των ηλεκτρομηχανολογικών 

δικτύων, ώστε να συμβιβάσουν τις μεγάλες παραμορφώσεις, η 

πυροπροστασία των μονωτήρων αλλά και η ελαχιστοποίηση της σεισμικής 

τρωτότητας στη φάση της κατασκευής.[9] 
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3.2 ΔΥΝΑΤΕΣ ΘΕΣΕΙΣ ΤΩΝ ΜΟΝΩΤΗΡΩΝ ΣΕ ΔΙΑΦΟΡΑ ΕΠΙΠΕΔΑ ΣΕ ΗΔΗ 

ΥΠΑΡΧΟΝ ΚΤΙΡΙΟ 
 

 

Η τοποθέτηση των μονωτήρων μπορεί να γίνει σε διάφορα επίπεδα : στη βάση του 

υπογείου, στην κρυφή του υπογείου, στη βάση του πρώτου ορόφου ή στην κορυφή 

του πρώτου ορόφου. 

Η τοποθέτηση των μονωτήρων στη βάση του υπογείου (συνηθέστερη περίπτωση)  

έχει τα εξής πλεονεκτήματα:  

 Δεν χρειάζονται ειδικές διατάξεις για σκάλες και ανελκυστήρα. 

 Δεν χρειάζονται ειδικές διατάξεις για μη φέροντες τοίχους. 

 Η βάση των υποστυλωμάτων μπορεί να συνδεθεί με διάφραγμα στο επίπεδο 

μόνωσης. 

 Εύκολη ενσωμάτωση εφεδρικού συστήματος για κατακόρυφα φορτία. 

Τα βασικά της μειονεκτήματα είναι: 

 Το μεγάλο πρόσθετο κόστος αν το ήδη υπάρχον κτίριο δεν έχει υπόγειο. 

 Η απαίτηση ξεχωριστού τοίχου αντιστήριξης. 

 

 

Η τοποθέτηση των μονωτήρων στην κορυφή του υπογείου έχει τα εξής 

πλεονεκτήματα: 

 Δεν απαιτείται να έχει υπόγειο το κτίριο. 

 Το πρόσθετο κατασκευαστικό κόστος είναι ελάχιστο. 

 Η βάση των υποστυλωμάτων μπορεί να συνδεθεί με διάφραγμα στο 

επίπεδο μόνωσης. 

 Το εφεδρικό σύστημα για τα κατακόρυφα φορτία παρέχεται από τα 

υποστυλώματα. 

Τα βασικά μειονεκτήματα είναι: 

 Η πιθανή ανάγκη προβολοδομημένου φρεατίου ανελκυστήρα κάτω από το 

πρώτο πάτωμα. 

 Η ειδική μεταχείριση  εσωτερικής σκάλας κάτω από το πρώτο πάτωμα. 
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Η τοποθέτηση των μονωτήρων στη βάση του πρώτου πατώματος έχει τα εξής 

πλεονεκτήματα: 

 Το πρόσθετο κατασκευαστικό κόστος είναι ελάχιστο. 

 Ο διαχωρισμός στο επίπεδο της μόνωσης είναι εύκολος. 

 Η βάση των υποστυλωμάτων μπορεί να συνδεθεί με διάφραγμα στο επίπεδο 

μόνωσης. 

 Εύκολη ενσωμάτωση εφεδρικού συστήματος για κατακόρυφα φορτία. 

Το βασικό μειονέκτημα είναι: 

 Η πιθανή απαίτηση ορύγματος-προβόλου. 

Η τοποθέτηση των μονωτήρων στην κορυφή του πρώτου πατώματος έχει τα εξής 

πλεονεκτήματα:  

 Το πρόσθετο κατασκευαστικό κόστος είναι ελάχιστο. 

 Αποτελεί οικονομική λύση αν το πρώτο επίπεδο είναι για πάρκινγκ. 

 Το εφεδρικό σύστημα για τα κατακόρυφα φορτία παρέχεται από τα 

υποστυλώματα. 

Τα βασικά μειονεκτήματα αυτής της επιλογής είναι: 

 Η απαίτηση ειδικών διατάξεων για σκάλες και ανελκυστήρα. 

 Η απαίτηση ειδικών διατάξεων για μη φέροντες τοίχους. 

 Η απαίτηση ειδικών διατάξεων για κατακόρυφες υπηρεσίες, κατακόρυφα 

φορτία. 

 

Υπάρχει και η ειδική περίπτωση να τοποθετηθούν οι μονωτήρες στο ανώτερο 

πάτωμα. Αυτό γίνεται όταν δεν είναι δυνατόν να εγκατασταθεί η σεισμική μόνωση 

στη βάση ή στο ισόγειο επειδή δεν το επιτρέπει ο δομικό ιστός  αλλά το κτίριο είναι 

σημαντική σπουδαιότητας ή όταν πρέπει να προστεθεί νέος όροφος. Τότε η 

επιπλέον ενίσχυση εντοπίζεται στην ενδυνάμωση των υποστυλωμάτων στους 

υποκείμενου ορόφους ώστε να παραλάβουν τα αυξημένα φορτία βαρύτητας άλλα 

και ένα τμήμα των σεισμικών φορτίσεων των υπερκείμενων ορόφων που ορίζονται 

από την διαρροή ή την ολίσθηση των εφεδράνων του συστήματος. Επιπλέον οι νέοι 

όροφοι βελτιώνουν τη συμπεριφορά του κτιρίου δουλεύοντας σαν αποσβεστήρες. 

Δηλαδή σε ισχυρή σεισμική δόνηση τείνουν να επανορθώσουν την συμπεριφορά 

των υποκείμενων ορόφων. 

 

 

 

 



21 
 

 

 

                                  
                          

Βάση του υπογείου                                              Κορυφή του υπογείου 

 

 

                                      
 

           Βάση πρώτου πατώματος                              Κορυφή πρώτου πατώματος 

 

 

 

                  Σε ανώτερους ορόφους 

 

Εικόνα 3.2. Πιθανές θέσεις σεισμικής μόνωσης 
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3.3 ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΔΙΑΔΙΚΑΣΙΑΣ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ 

ΥΦΙΣΤΑΜΕΝΑ ΚΤΙΡΙΑ 

 

Αρχικά γίνεται μια ενίσχυση των δοκών και των υποστυλωμάτων στο επίπεδο 

μόνωσης, δηλαδή στον όροφο εγκατάστασης και τον υποκείμενο όροφο, αν αυτό 

κριθεί αναγκαίο. Αν το επίπεδο αυτό βρίσκεται στη βάση του κτιρίου ίσως ενισχυθεί 

ή επανακατασκευαστεί και η θεμελίωση. Στη συνέχεια, τοποθετούνται στηρίγματα 

γύρω από το υπό ενίσχυση υποστύλωμα τα οποία θα παραλάβουν τα φορτία του 

και μετά αποκόπτεται τμήμα του υποστυλώματος, ώστε να δημιουργηθεί χώρος για 

το μονωτήρα. Έπειτα τοποθετείται μονωτήρας και γίνεται η ασφαλής ενσωμάτωσή 

του με τα φέροντα στοιχεία. Αφού αφαιρεθεί η προσωρινή στήριξη, η διαδικασία 

έχει ολοκληρωθεί. 

Παρακάτω απεικονίζεται ένα ενδεικτικό σχεδιάγραμμα της διαδικασίας σε κτίριο 

που εφαρμόστηκε μια τεχνική της σύνδεσης των στηριγμάτων στα υπάρχοντα 

υποστυλώματα μέσω δυνάμεων τριβής, χρησιμοποιώντας καλώδιο προεντεταμένου 

σκυροδέματος.  

 

 

Εικόνα 3.3. Βήματα εφαρμογής σεισμικής μόνωσης σε υφιστάμενο κτίριο 
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  Ειδική αναφορά πρέπει να γίνει στην περίπτωση της μόνωσης στη βάση του 

υπογείου, που είναι και η συνηθέστερη, επειδή απαιτείται η διαμόρφωση 

κατασκευαστικού κενού(τάφρου) για να είναι δυνατές οι μεγάλες πλευρικές 

παραμορφώσεις του κτιρίου και την κατασκευή τοίχων αντιστήριξης.  

   Το φορτίο του υπό ενίσχυση υποστυλώματος, συνήθως μεταφέρεται στο έδαφος 

με προσωρινά μεταλλικά υποστυλώματα που βρίσκονται εκατέρωθεν του 

υπάρχοντος και τοποθετούνται σε κατάλληλες θεμελιώσεις. Τοποθετούνται 

υδραυλικοί γρύλλοι στις κεφαλές τους φτάνοντας ως τις δοκούς του υπερκείμενου 

πατώματος και σπρώχνουν ως ένα προαποφασισμένο επίπεδο, που έχει 

υπολογιστεί σαν το φορτίο βαρύτητας του υπάρχοντος υποστυλώματος. Μετά το 

υδραυλικό υγρό στους γρύλλους κλειδώνει σε αυτή τη θέση. Ειδικές μεταλλικές 

διατάξεις εισάγονται ακριβώς πάνω και κάτω από την τελική θέση της μόνωσης που 

λειτουργούν σαν σημάδια και παίρνονται μετρήσεις ώστε να εξασφαλιστεί επαρκής 

έλεγχος πιθανών μετακινήσεων. Έπειτα γίνονται δύο οριζόντιες τομές με μία 

πριονωτή αλυσίδα από διαμάντι και αφαιρείται το κομμάτι σκυροδέματος που 

προκύπτει. Τότε παίρνονται μετρήσεις των μετακινήσεων του υποστυλώματος που 

στις περισσότερες περιπτώσεις είναι μικρές, γύρω στα 5mm.    

 

Εικόνα 3.4. Τοποθέτηση προσωρινών υποστυλωμάτων 
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Εικόνα 3.5. Κοπή υπάρχοντος υποστυλώματος 

 

Εικόνα 3.6. Κοπή υπάρχοντος υποστυλώματος 
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Εικόνα 3.7 Κοπή υποστυλώματος              Εικόνα 3.8 Στήριξη δοκού 

 

Ένα στρώμα εποξειδικού κονιάματος τοποθετείται στην κάτω επιφάνεια κοπής, 

εισάγεται το εφέδρανο και το κενό από πάνω του γεμίζεται με εποξειδικό κονίαμα. 

Οι υδραυλικοί γρύλλοι ελευθερώνονται και μόλις πήξει το κονίαμα αφαιρούνται και 

τα μεταλλικά υποστυλώματα. Χαλύβδινες επενδύσεις τοποθετούνται πάνω και 

κάτω από το εφέδρανο ώστε να παραλάβουν τις συγκεντρώσεις τάσεων και να 

αντικαταστήσουν τον οπλισμό που κόπηκε προηγουμένως. Τα εφέδρανα 

εγκιβωτίζονται σε πυροπροστατευτική μόνωση ή κλείνονται σε ειδικούς πίνακες και 

η διαδικασία έχει ολοκληρωθεί. Για μεγαλύτερη ασφάλεια πάντως απέναντι σε 

πιθανό σεισμό κατά τη διάρκεια της επισκευής, μπορεί να χρησιμοποιηθεί και 

προσωρινή πλαισιωτή μεταλλική κατασκευή με συνδέσμους δυσκαμψίας σε όλο το 

επίπεδο της μόνωσης. 
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Εικόνα 3.9  Χαλύβδινες επενδύσεις που αντικαθιστούν τις ράβδους οπλισμούς 

 

Μία νέα μέθοδος προτείνει την μεταφορά του φορτίου του υποστυλώματος που 

μονώνεται, μέσω δυνάμεων τριβής ανάμεσα σε προσωρινά στηρίγματα και το 

υπάρχον υποστύλωμα, που αναπτύσσονται με προένταση. 

 

Εικόνα 3.10 Προσωρινό σύστημα στήριξης και ολοκλήρωση σεισμικής μόνωσης 

 

Η απαιτούμενη για τις σεισμικές δράσεις απόσβεση στις περισσότερες περιπτώσεις 

παρέχεται από τα εφέδρανα, αλλά όταν κριθεί σκόπιμο μπορούν να τοποθετηθούν 

επίσης αποσβεστήρες, συνήθως ιξώδεις υδραυλικοί.  

Όσον αφορά τη μεταχείριση των σκαλών και του ανελκυστήρα σε μία εφαρμογή 

σεισμικής μόνωσης σε υπάρχον κτίριο, απαιτούνται ειδικές κατασκευαστικές 

διατάξεις όπως υποθεμελίωση του σκελετού της σκάλας και των τοιχωμάτων του 

ανελκυστήρα και τοποθέτηση ολισθαινόντων εφεδράνων ανάμεσα στη βάση και τη 

νέα θεμελίωση.  
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4.ΠΑΡΑΔΕΙΓΜΑΤΑ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΚΑΙ ΙΣΤΟΡΙΚΗ 

ΑΝΑΔΡΟΜΗ 

 

 

4.1 ΠΑΡΑΔΕΙΓΜΑΤΑ ΕΦΑΡΜΟΓΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ 
Σεισμική μόνωση έχει εφαρμοστεί σε διάφορες χώρες του κόσμου, κυρίως για την 

προστασία κτιρίων των οποίων η λειτουργία, τόσο κατά τη διάρκεια του σεισμού, 

όσο και μετά το σεισμό, είναι ζωτικής σημασίας, όπως κτίρια τηλεπικοινωνίας, 

παραγωγής ενέργειας, νοσοκομεία, πυροσβεστικοί σταθμοί, κτίρια δημόσιων 

επιτελικών υπηρεσιών κλπ., καθώς και κτιρίων που στεγάζουν έργα μοναδικής 

καλλιτεχνικής αξίας, όπως μουσεία, ή έχουν μεγάλη ιστορική σημασία, όπως 

μνημεία. Πρόδρομος της σεισμικής μόνωσης είναι η μέθοδος του εύκαμπτου 

ορόφου και χρησιμοποιήθηκε ευρέως στις ΗΠΑ τις δεκαετίες του 1930 και του 1960. 

Η σεισμική μόνωση στη σημερινή της μορφή είναι μια τεχνική που έχει 

πραγματοποιηθεί κυρίως στις ΗΠΑ, στην Ιαπωνία, στην Ιταλία και στη Νέα 

Ζηλανδία. 

 Παράδειγμα μείζονος σεισμικής ενίσχυσης με χρήση συστήματος σεισμικής 

μόνωσης είναι το Δημαρχιακό Μέγαρο του San Francisco στην Καλιφόρνια. [7] Το 

κτίριο αυτό μελετήθηκε το 1912 για να αντικαταστήσει προηγούμενη κατασκευή 

που είχε καταστραφεί από το σεισμό του 1906 , καταλαμβάνει δύο οικοδομικά 

τετράγωνα και βρίσκεται στην παναμερικανική λίστα των κτιρίων μοναδικής 

ιστορικής σημασίας. Το πενταόροφο κτίριο έχει τρούλο ύψους 91 m και εξωτερική 

πρόσοψη με επένδυση από γρανίτη. Ο φέρων οργανισμός είναι μεταλλικό πλαίσιο 

και μέσα από την επένδυση γρανίτη φέρει άοπλη τοιχοποιία από οπτόπλινθους. Οι 

τοίχοι πλήρωσης έχουν κατασκευαστεί από πήλινα πλακάκια, ενώ στο εσωτερικό 

υπάρχει επίσης πάνελ από ασβεστόλιθο και μάρμαρο. Ενδιαφέρον χαρακτηριστικό 

του αρχικού φέροντος οργανισμού είναι ότι ο πρώτος όροφος είναι εξαιρετικά 

εύκαμπτος με σκοπό να συγκεντρώσει το μεγαλύτερο μέρος της σεισμικής 

μετακίνησης. Είχε εφαρμοστεί δηλαδή η μέθοδος του εύκαμπτου πρώτου ορόφου, 

που αναφέρθηκε πιο πάνω. Το κτίριο υπέστη σημαντικές βλάβες κατά τη διάρκεια 

του σεισμού της Loma Prieta το 1989 και χρειαζόταν εκτεταμένες επισκευές και 

σεισμική ενίσχυση. Βασικός στόχος της ενίσχυσης ήταν η διατήρηση της ιστορικής 

ταυτότητας του κτιρίου. Μετά από διάφορες προτάσεις επιλέχθηκε η μέθοδος της 

σεισμικής μόνωσης με ταυτόχρονη ενίσχυση της ανωδομής με τοιχώματα 

οπλισμένου σκυροδέματος. Το σύστημα της σεισμικής μόνωσης τοποθετήθηκε στο 

επίπεδο που βρίσκεται ακριβώς πάνω από το επίπεδο της θεμελίωσης. 

Χρησιμοποιήθηκαν 530 ελαστομεταλλικά εφέδρανα με πυρήνα μολύβδου (LRB).  

Πολλά από τα υποστυλώματα στηρίζονται σε τέσσερις μονωτήρες κάτω από μία 

μεταλλική σταυροειδή κατασκευή.  
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Εικόνα 4.1. Δημαρχιακό Μέγαρο       Εικόνα 4.2. Διάταξη μονωτήρων στο                                        

San Francisco Καλιφόρνια ,ΗΠΑ         επίπεδο της θεμελίωσης του                                  

                                                                 Δημαρχιακού Μεγάρου του San  

                                                                Francisco 

  Άλλο κτίριο που ενισχύθηκε με σύστημα σεισμικής μόνωσης είναι το κτίριο των 

κεντρικών γραφείων της τοπικής αυτοδιοίκησης του Yamanashi. Αυτό ήταν μάλιστα 

και το πρώτο δημόσιο κτίριο που ενισχύθηκε με τη μέθοδο σεισμικής μόνωσης στην 

Ιαπωνία με το έργο να ολοκληρώνεται το 2002. Ο λόγος που οδήγησε στη σεισμική 

του ενίσχυση είναι η κοντινή του απόσταση (15km) από το εγγύς σεισμικό ρήγμα 

Itoigawa-Shizuoka  και η μέθοδος της μόνωσης επιλέχθηκε ως η βέλτιστη, καθώς 

απαιτούνταν η διατήρηση της αρχικής του μορφής και λειτουργικότητας μετά από 

την εκδήλωση σεισμού σε συνδυασμό με την προστασία του ακριβού εξοπλισμού 

μετά από την εκδήλωση σεισμού. Η σεισμική μόνωση επετεύχθη τοποθετώντας 

μονωτήρες στο ενδιάμεσο επίπεδο μεταξύ του υπογείου και του ισογείου του 

κτιρίου και µε τη χρήση ενός νέου προσωρινού συστήματος στήριξης που επέτρεψε 

τη µη διακοπή λειτουργίας των χώρων του. Αποτέλεσμα της επιλογής αυτής ήταν ο 

περιορισμός του κόστους στο 50%, σε σχέση µε την εκ νέου κατασκευή. Το κτίριο 

αποτελείται από 8 ορόφους, υπόγειο και δώμα τριών ορόφων. Λόγω του ότι τα 

υποστυλώματα του επιπέδου αυτού έπρεπε σταδιακά να κοπούν, για να 

εγκατασταθούν οι μονωτήρες, ήταν ανάγκη να υποστηριχθεί προσωρινά η 

υπερκείμενη κατασκευή. Κάτι τέτοιο συνήθως υπαγορεύει την κατασκευή µονίµων 

υποστυλωμάτων, τα οποία όμως θα μείωναν τον ελεύθερο χώρο. Αντ’ αυτού, 

αναπτύχθηκε ένα νέο σύστημα προσωρινής στήριξης μεταξύ υπερκείμενης και 

υποκείμενης κατασκευής χρησιμοποιώντας προεντεταµένα στοιχεία. Το σύστημα 

σεισμικής μόνωσης αποτελείται από σαράντα κύρια ελαστοµερή εφέδρανα που 

εγκαταστάθηκαν στα υποστυλώµατα και χωρίς την απαίτηση για εξωτερικούς 

αποσβεστήρες. 
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Εικόνα 4.3. Πρόσοψη ανατολικής πλευράς των κεντρικών γραφείων της τοπικής 
αυτοδιοίκησης του Yamanashi 

 

 

 

 

Εικόνα 4.4.  Σύστημα προσωρινής στήριξης 

 

Σύστημα σεισμικής μόνωσης έχει τοποθετηθεί στα κτίρια εκπαίδευσης προσωπικού 

της κατασκευαστικής εταιρείας Taisei-Corp στην Ιαπωνία. Μετά τον καταστροφικό 

σεισμό Hanshin-Awaji το 1995  σοβαρές βλάβες σημειώθηκαν σε κτίρια που είχαν 
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σχεδιαστεί με τον ισχύοντα ως το 1981 αντισεισμικό κανονισμό. Αποφασίστηκε 

λοιπόν να γίνει σεισμική αποτίμηση και  ενίσχυση των υφιστάμενων κτιρίων που 

είχαν κριθεί σεισμικά επικίνδυνα. Αρχικά προτάθηκαν διάφοροι τρόποι ενίσχυσης, 

όπως τοίχοι διάτμησης, σύνδεσμοι δυσκαμψίας ή αύξηση διατομών υφιστάμενων 

στοιχείων, η οποία αυξάνει τη δυσκαμψία του κτιρίου. Εγκαταλείφθηκαν όμως γιατί 

θα διέκοπταν τη λειτουργία της εγκατάστασης και θα μείωναν τους διαθέσιμους 

χώρους. Έτσι επιλέχθηκε η μέθοδος της σεισμικής μόνωσης, η οποία επιτρέπει την 

απρόσκοπτη λειτουργία και επηρεάζει λιγότερο τη χρήση του κτιρίου. Τα κτίρια 

εκπαίδευσης της Taisei Corp βρίσκονται στο κεντρικό τµήµα της Ιαπωνίας στις ακτές 

του Ειρηνικού, σε περιοχή όπου αναµένονται σεισµοί µεταξύ 7 και 8 βαθµών της 

κλίμακας Richter και αποτελούνται από δύο πτέρυγες. Η κύρια πτέρυγα αποτελείται 

από 16 ορόφους µε σύµµικτα φέροντα στοιχεία (διατομή ΟΣ περιβαλλόμενη από 

χάλυβα) και δύο τμήματα 7 και 2 ορόφων αντίστοιχα από ΟΣ. ύψους 49 µέτρων. 

Εδράζεται σε άμεση θεμελίωση το επίπεδο της οποίας ποικίλλει ανάλογα µε την 

κλίση του εδάφους. Η ανατολική πτέρυγα είναι µία 7-όροφη κατασκευή ΟΣ, η οποία 

στηρίζεται σε πασσάλους ΟΣ διαμέτρου 30 εκατοστών και µήκους 6 µέτρων. Η ολική 

επιφάνεια της κάτοψης καλύπτει 15,658 m2. Η κατασκευή τους ολοκληρώθηκε το 

1964. Τα αποτελέσματα της σεισμικής αποτίμησης έδειξαν ότι η σεισμική αντοχή 

των κτιρίων θεωρήθηκε «επισφαλής», καθώς υπολογίστηκε ότι οι περισσότεροι 

όροφοι είχαν περίπου λιγότερο από το µισό του επιτρεπόμενου σεισμικού δείκτη 

που προβλεπόταν. Για τη σεισμική ενίσχυση της κατασκευής, αποφασίστηκε να 

γίνει µόνωση σε δύο επίπεδα: Στην κύρια πτέρυγα, όπου κόπηκαν 22 

υποστυλώματα του 8ου ορόφου στο µέσο του ύψους τους, και τοποθετήθηκαν 

µονωτήρες LRB ( Lead Rubber Bearings). Η ενίσχυση µε σεισμική μόνωση σε αυτό το 

ύψος είναι η πρώτη στον κόσμο. Εξαιτίας της µείωσης της σεισμικής δύναμής µε τη 

µόνωση, περαιτέρω ενίσχυση της κατασκευής πάνω και κάτω από το επίπεδο των 

µονωτήρων δεν κρίθηκε αναγκαία. Ο ανελκυστήρας, η σκάλα, οι σωληνώσεις και οι 

τοίχοι στον όροφο που έγινε η µόνωση διαμορφώθηκαν έτσι ώστε να ακολουθούν 

τη μεγάλη μετακίνηση του ορόφου κατά το σεισμό. Στην άλλη πτέρυγα, που 

στηρίζεται σε πασσάλους υιοθετήθηκε µόνωση στη βάση της. Αφού κόπηκαν οι 

κορυφές των πασσάλων, ελαστοµερή εφέδρανα και εφέδρανα ολίσθησης 

τοποθετήθηκαν παράλληλα. Αυτό το υβριδικό σύστηµα µόνωσης ονοµάστηκε « 

σύστηµα TASS (Taisei Shake Suppression)» και θεωρείται σύστηµα υψηλής 

απόδοσης. Η µόνωση της κύριας πτέρυγας επιλέχθηκε να γίνει στο µέσο το 8ου 

ορόφου καθώς µέρος του κτιρίου από τον 7ο όροφο και κάτω βρίσκεται υπό του 

εδάφους και είναι δύσκολο να τοποθετηθούν µονωτήρες κάτω από την υπάρχουσα 

θεμελίωση κατά µήκος της πλαγιάς. Από τους 22 µονωτήρες που τοποθετήθηκαν, οι 

4 είναι διαμέτρου 80 εκατοστών και οι υπόλοιποι 18 διαμέτρου 70 εκατοστών. 
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Εικόνα 4.5 Κάτοψη κτιρίου               Εικόνα 4.6 Εξωτερική όψη της κατασκευής  

 

                           
Εικόνα4.7 Διαμήκης τομή κατασκευής-εδάφους              Εικόνα 4.8 Διάταξη  

                                                                                         μονωτήρων                

 

 

Συστήματα σεισμικής μόνωσης έχουν ευρεία εφαρμογή και σε γέφυρες. 

Παραδείγματα σεισμικά μονωμένων γεφυρών είναι η γέφυρα του Σακραμέντο στην 

Καλιφόρνια(ELB, LRB,FPS), η γέφυρα του Ισθμού της Κορίνθου (ΗDNR), η γέφυρα 

του ποταμού Τάγου στην Πορτογαλία (ΗDNR) και πάρα πολλές άλλες. 

Η σεισμική μόνωση μπορεί να εφαρμοστεί επίσης στη βάση έργων τέχνης, 

εκθεμάτων μεγάλης ιστορικής και καλλιτεχνικής αξίας, όπως αγαλμάτων, αγγείων 

κλπ. Χαρακτηριστικό παράδειγμα είναι η σεισμική μόνωση των περίφημων 

ορειχάλκινων αγαλμάτων ελληνιστικής εποχής που εκτίθενται στο αρχαιολογικό 

μουσείο του Reggio Calabria στην Ιταλία, στη βάση των οποίων έχουν τοποθετηθεί 

ελαστομεταλλικά εφέδρανα υψηλής απόσβεσης (HDNR). 
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4.2 ΕΦΑΡΜΟΓΕΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ ΣΕ ΚΤΙΡΙΑ ΣΤΗΝ ΕΛΛΑΔΑ 
 Στο Δικαστικό Μέγαρο Αθηνών έχουν τοποθετηθεί εφέδρανα ολίσθησης. 

 Στις δεξαμενές αποθήκευσης υγροποιημένου φυσικού αερίου στη νήσο 

Ρεβιθούσα έχουν τοποθετηθεί σφαιρικά εφέδρανα ολίσθησης. 

 Στο θόλο στέγασης του Σταδίου Ειρήνης και Φιλίας έχουν τοποθετηθεί 

εφέδρανα ολίσθησης και αποσβεστήρες. 

 Στο Νέο Μουσείο της Ακρόπολης έχουν τοποθετηθεί σφαιρικά εφέδρανα 

ολίσθησης. 

 Στην Ωνάσειο Στέγη Γραμμάτων και Τεχνών έχουν τοποθετηθεί σφαιρικά 

εφέδρανα ολίσθησης. 

 Στο Κέντρο Πολιτισμού Ίδρυμα Σταύρος Νιάρχος, το οποίο αποτελούν η 

Εθνική Λυρική Σκηνή και η Εθνική Βιβλιοθήκη, έχουν τοποθετηθεί εφέδρανα 

τριβής ολίσθησης.  

4.3 ΙΣΤΟΡΙΚΗ ΑΝΑΔΡΟΜΗ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ 
Η έννοια της μόνωσης των κτιρίων από τις σεισμικές δράσεις είναι γνωστή από τους 

αρχαίους χρόνους. Στις ελληνικές αποικίες της νότιας Ιταλίας του 5ου π.χ. αιώνα 

τοποθετούσαν ανάμεσα στη θεμελίωση και την ανωδομή ένα στρώμα άμμου, το 

οποίο αποτελεί το πρώτο καταγεγραμμένο εφέδρανο. Στη σύγχρονη εποχή η 

σεισμική μόνωση άρχισε να χρησιμοποιείται ευρέως σε γέφυρες από την αρχή της 

δεκαετίας του ’70 και σε κτίρια από τα τέλη της δεκαετίας του ’70, αν και υπάρχουν 

παραδείγματα σεισμικά μονωμένων κατασκευών πολύ νωρίτερα. Η ιδέα της 

σεισμικής μόνωσης είναι να προστεθεί οριζόντια ευκαμψία στη βάση της 

κατασκευής, ενώ ταυτόχρονα να διατηρηθεί η ακαμψία στην κατακόρυφη 

διεύθυνση προκειμένου να μεταφερθούν τα φορτία βαρύτητας από την κατασκευή 

στο έδαφος. Η ευκαμψία στην οριζόντια διεύθυνση επιτυγχάνεται με την 

τοποθέτηση ειδικών συσκευών μικρής δυσκαμψίας. Κατά τη διάρκεια ενός σεισμού, 

το μεγαλύτερο μέρος των παραμορφώσεων θα παραλαμβάνεται από τα εύκαμπτα 

στοιχεία (μονωτήρες) και δεν καταπονείται ολόκληρη η κατασκευή. Η αντισεισμική 

προστασία ξεκίνησε να μελετάται από το Άγγλο John Milne, ο οποίος διατέλεσε 

καθηγητής ορυκτολογίας στο Τόκιο από το 1876 έως το 1895, όπου ανέπτυξε 

θεωρία για το φαινόμενο του σεισμού, μελέτησε το σχεδιασμό κτιρίων σε σεισμικά 

ενεργές περιοχές και δημοσίευσε κανονισμούς για κατασκευές ανθεκτικές στους 

σεισμούς. Στη συνέχεια το 1909 ο J Calantarients γιατρός από τη βόρεια Αγγλία, 

απευθύνθηκε στη Βρετανική υπηρεσία ευρεσιτεχνίας προτείνοντας τα κτίρια να 

κτίζονται πάνω σε ένα στρώμα άμμου ή μαρμαρυγίας που θα τους επιτρέπει να 

ολισθαίνουν σε περιπτώσεις σεισμού, μειώνοντας με τον τρόπο αυτό τη δύναμη 

πού μεταδίδεται στο ίδιο το κτίριο. Αξίζει να σημειωθεί στο σημείο αυτό ότι  η 

μέθοδος του εύκαμπτου πρώτου ορόφου, ενός εξαιρετικά εύκαμπτου ορόφου που 

επιδιώκεται να συγκεντρωθεί το μεγαλύτερο μέρος της σεισμικής μετακίνησης, 

χρησιμοποιήθηκε ευρέως στις Ηνωμένες πολιτείες το 1930 έως το 1960 βάζοντας 

την έννοια της σεισμικής ενίσχυσης. 
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4.4 ΤΟ ΠΑΡΑΔΟΞΟ ΤΟΥ ΠΑΡΘΕΝΩΝΑ 
Η φιλοσοφία του σχεδιασμού του Παρθενώνα παραπέμπει στη σύγχρονη 

τεχνολογία της σεισμικής μόνωσης. Ο Παρθενώνας δεν έχει θεμέλια, αλλά 

εδράζεται σε στρώσεις τεράστιων οριζόντιων και εξαιρετικά λείων 

μαρμάρων(κινητικότητα). Επιπλέον στο κέντρο των μεταλλικών ελαστικών 

συνδέσμων, που συνδέουν τις πλάκες κάθε στρώματος, εντοπίζονται μικροί 

σηδιροπάσαλλοι γύρω από τους οποίους έχει χυθεί μόλυβδος(αναλογία με LRB). 

Τέλος, οι κολώνες αποτελούνται από μεγάλα κομμάτια μαρμάρου τα οποία έχουν 

τη δυνατότητα να κινούνται το ένα  ως προς το άλλο. Ουσιαστικά οι αρχαίοι Έλληνες 

είχαν πετύχει τόσο μείωση της δυσκαμψίας της κατασκευής, άρα και μείωση της 

σεισμικής απαίτησης από τον Παρθενώνα όσο και απόσβεση της σεισμικής 

ενέργειας με τη χρήση του μολύβδου. 
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5.ΕΙΔΗ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ 

 

5.1.ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΜΕΙΩΣΗΣ ΤΗΣ ΔΥΣΚΑΜΨΙΑΣ 
1. Συστήματα με βάση ελαστομερές (ελαστομεταλλικά εφέδρανα με το 

ελαστομερές να είναι είτε φυσικής είτε τεχνητής προέλευσης, όπως 

νεοπρένιο) [7] 

Πρόκειται για φυσικά και συνθετικά ελαστομεταλλικά εφέδρανα χαμηλής 

απόσβεσης (κοινά ελαστομεταλλικά εφέδρανα-ELB).Είναι ο απλούστερος και πιο 

εύχρηστος τύπος εφεδράνων που χρησιμοποιούνται για σεισμική μόνωση. Έχουν 

κυλινδρικό ή παραλληλεπίπεδο σχήμα και αποτελούνται από ελαστομερές υλικό 

στο οποίο έχουν προστεθεί μεταλλικά φύλλα. Η προσθήκη αυτών των φύλλων  

προσδίδει στα εφέδρανα αυξημένη κατακόρυφη δυσκαμψία και μειώνει τον 

κίνδυνο ανατροπής τους λόγω άσκησης οριζόντιων φορτίων.  

 Επιδεικνύουν γραμμική συμπεριφορά που καθορίζεται κυρίως από τις ιδιότητες 

του ελαστομερούς υλικού. Το υλικό αυτό, που συνήθως είναι πολυμερές νεοπρένιο, 

είναι ανθεκτικό στο φως, στον αέρα, στις λιπαρές ουσίες και τα οξέα, ενώ 

παρουσιάζει μεγαλύτερη αντοχή σε διάβρωση και γήρανση  από το σκυρόδεμα και 

το χάλυβα. 

Η οριζόντια διατμητική δυσκαμψία των ελαστομεταλλικών εφεδράνων εξαρτάται 

από τις διαστάσεις και το μέτρο διάτμησης του ελαστομερούς. Το ισοδύναμο 

ποσοστό ιξώδους απόσβεσής τους είναι της τάξης του 5% ή και μικρότερο. 

                                      

Εικόνα 5.1. Κοινό ελαστομεταλλικό εφεδρανο ELB 
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2. ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΠΟΥ ΒΑΣΙΖΟΝΤΑΙ ΣΤΗΝ ΟΛΙΣΘΗΣΗ  

 Συστήματα τριβής που βασίζονται στην αρχή του εκκρεμούς. Σε αυτά  

τα συστήματα σφαιρικής ολίσθησης(FPS-friction pendulum system), 

η ολίσθηση συμβαίνει σε κοίλη επιφάνεια και έτσι η κατασκευή έχει 

τη δυνατότητα της αυτοεπαναφοράς στην αρχική της θέση μετά το 

πέρας του σεισμού. Η οριζόντια δυσκαμψία των συστημάτων 

σφαιρικής ολίσθησης (FPS) είναι ανάλογη του βάρους, ενώ η 

ιδιοπερίοδος τους είναι ανεξάρτητη της μάζας (λειτουργία 

εκκρεμούς).  

 

                          

Εικόνα 5.2. Σύστημα σφαιρικής ολίσθησης (FPS) 

 

 

 Συστήματα με επίπεδες επιφάνειες ολίσθησης (FSS-friction sliding 

system). Χωρίζονται σε δύο κατηγορίες:  

α) συστήματα που λιπαίνονται και έχουν κατά κανόνα συντελεστή 

τριβής μικρότερο του 0,02 

β) συστήματα που δεν λιπαίνονται και έχουν συντελεστή τριβής της 

τάξης του 0,03. 

Επειδή όμως ο συντελεστής τριβής εξαρτάται από την ταχύτητα 

ολίσθησης και την ασκούμενη κατακόρυφη πίεση στην επιφάνεια 

ολίσθησης, πρακτικά έχουν μετρηθεί συντελεστές τριβής 0,10 έως 

0,15 κατά την εκδήλωση σεισμού. 

Όταν το ποσοστό της οριζόντιας δύναμης προς την κατακόρυφη 

είναι μικρότερο του συντελεστή τριβής, η συμπεριφορά του 

συστήματος είναι γραμμική. Μετά την υπέρβαση του συντελεστή 

τριβής δημιουργείται ολίσθηση και η τιμή της διατμητικά 

μεταφερόμενης δύναμης δεν αυξάνει περαιτέρω. Με τον τρόπο 

αυτό επιτυγχάνεται σημαντική μείωση των σεισμικών δυνάμεων που 

συνοδεύεται από μεγάλες μόνιμες μετακινήσεις. Επομένως όταν 

χρησιμοποιούνται τέτοιου είδους συστήματα είναι απαραίτητο να 



36 
 

προβλέπεται τρόπος επαναφοράς της κατασκευής στην αρχική της 

θέση. Για το λόγο αυτό, τα συστήματα με επίπεδες επιφάνειες 

ολίσθησης χρησιμοποιούνται συχνά σε συνδυασμό με 

ελαστομεταλλικά εφέδρανα, τα οποία έχουν την δυνατότητα να 

επαναφέρουν την κατασκευή στην αρχική της θέση. 

 

Εικόνα 5.3. Σύστημα με επίπεδες επιφάνειες ολίσθησης (FSS) 

 Εφέδρανα με επάλληλες διεπιφάνειες ολίσθησης για μείωση του 

συντελεστή τριβής. Τα εφέδρανα αυτού του τύπου έχουν κυλινδρικό 

ή παραλληλεπίπεδο σχήμα και η λειτουργία τους βασίζεται στη 

μείωση των σεισμικών δυνάμεων μέσω της τριβής που 

αναπτύσσεται στην επάλληλες διεπιφάνειες ολίσθησης μεταξύ των 

μεταλλικών φύλλων που αποτελούν τα εφέδρανα. 
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5.2 ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΑΥΞΗΣΗΣ ΤΗΣ ΑΠΟΣΒΕΣΗΣ 

 Οι χαλύβδινοι αποσβεστήρες συμβάλλουν στην αύξηση της 

παραμένουσας παραμόρφωσης. Αποτελούν πολύ εύχρηστους και 

αποτελεσματικούς μηχανισμούς για την απορρόφηση της σεισμικής 

ενέργειας, η οποία επιτυγχάνεται με την ανελαστική παραμόρφωσή 

τους. Επειδή η ικανότητα της κυκλικής επαναλαμβανόμενης 

πλαστικοποίησης των αποσβεστήρων αυτού του τύπου περιορίζεται 

από τις ιδιότητες του υλικού και τον κίνδυνο τοπικού λυγισμού, 

έχουν αναπτυχθεί χαλύβδινοι αποσβεστήρες με μεγαλύτερη αντοχή 

σε κόπωση από τα συνήθη μεταλλικά μέλη των κατασκευών. Οι 

αποσβεστήρες αυτοί ονομάζονται τύπου ‘Ε’, ‘Τ’ και ‘U’, ανάλογα με 

το σχήμα τους, και χαρακτηρίζονται από ένα διγραμμικό διάγραμμα 

δύναμης-μετακίνησης. Παρέχουν αυξημένη δυσκαμψία στην 

κατασκευή για ανεμοφορτία, ενώ για μεγάλα σεισμικά φορτία 

υφίστανται μικρές παραμορφώσεις και με τον τρόπο αυτό 

περιορίζουν τις αναπτυσσόμενες σεισμικές δυνάμεις στην 

κατασκευή. Η διαρροή των χαλύβδινων αποσβεστήρων εισάγει μη 

γραμμικότητες στην απόκριση που περιπλέκουν την ανάλυση της 

μονωμένης κατασκευής και επιπλέον, οι αποσβεστήρες μειώνουν το 

βαθμό της σεισμικής μόνωσης προκαλώντας απόσβεση σε 

υψηλότερες από τη θεμελιώδη ιδιομορφές.  

 Οι αποσβεστήρες τριβής συμβάλλουν στην αύξηση της 

παραμένουσας παραμόρφωσης. Αυτοί εκμεταλλεύονται το 

φαινόμενο της τριβής, που αναπτύσσεται μεταξύ δύο στερεών 

σωμάτων, όταν το ένα ολισθαίνει ως προς το άλλο και έτσι 

απορροφούν την σεισμική ενέργεια. Έχουν δημιουργηθεί διάφοροι 

τύποι συσκευών απόσβεσης τριβής μεταξύ των οποίων 

περιλαμβάνονται συστήματα μερικώς ολισθαίνοντα αρμού(limited 

slip bolt joint-LSB), συστήματα με πλάκες τριβής που ολισθαίνουν 

κατά μήκος της εσωτερικής επιφάνειας μια κυλινδρικής μεταλλικής 

θήκης, συστήματα στα οποία η απόσβεση συντελείται στην κοινή 

επιφάνεια μεταξύ των μπρούτζινων σφηνών τριβής και του 

μεταλλικού τοιχώματος του κυλίνδρου στον οποίο περιέχονται. 

 Οι ιξοελαστικοί αποσβεστήρες συμβάλλουν στον περιορισμό της 

παραμένουσας παραμόρφωσης. Τα ιξοελαστικά υλικά που 

χρησιμοποιούνται είναι κυρίως συμπολυμεροί ή υαλώδη 

υποκατάστατα τα οποία έχουν την ιδιότητα να αποσβένουν ενέργεια 

όταν υπόκεινται σε διατμητική παραμόρφωση. Το ποσό της 

ενέργειας που απορροφάται εξαρτάται από τη συχνότητα της 

διέγερσης, τη θερμοκρασία του περιβάλλοντος, τη διατμητική τάση 

και τη θερμοκρασία του ίδιου του υλικού. 



38 
 

 Οι αποσβεστήρες ιξώδους υγρού δεν έχουν καμιά επίδραση στην 

παραμένουσα παραμόρφωση. Έχουν αναπτυχθεί τέσσερις 

διαφορετικοί τύποι τέτοιων συσκευών απόσβεσης: 

i. οι αποσβεστήρες κυλινδρικού δοχείου, στους οποίους η                           

απορρόφηση ενέργειας συντελείται μέσω μετατροπής της 

μηχανικής ενέργειας σε θερμότητα, καθώς ένα έμβολο 

παραμορφώνει μια παχύρρευστη , υψηλού ιξώδους ουσία πχ 

παχύρρευστη σιλικόνη. 

ii. τα τοιχώματα ιξώδους απόσβεσης στα οποία μια περιορισμένη, 

ώστε να κινείται μόνο στο επίπεδό της, μεταλλική πλάκα κινείται 

εντός ιξώδους υγρού 

iii. οι αποσβεστήρες Taylor , οι οποίοι αποτελούνται από μια 

κυλινδρική συσκευή, η οποία περιέχει συμπιεστό ‘λάδι’ σιλικόνης 

που ωθείται να ρεύσει μέσω της δράσης ενός εμβόλου- διωστήρα 

από ανοξείδωτο ατσάλι με μπρούντζινη κεφαλή. 

iv. οι αποσβεστήρες Jarret, οι οποίοι χρησιμοποιούν ένα πεπιεσμένο, 

συμπιεστό ελαστομερές με βάση τη σιλικόνη για να παρέχουν 

πρόσθετη δυσκαμψία και απόσβεση σε μια κατασκευή. 
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5.3 ΣΥΣΤΗΜΑΤΑ ΤΑΥΤΟΧΡΟΝΗΣ ΜΕΙΩΣΗΣ ΤΗΣ ΔΥΣΚΑΜΨΙΑΣ ΚΑΙ ΑΥΞΗΣΗΣ ΤΗΣ 

ΑΠΟΣΒΕΣΗΣ 

    Τα ελαστομεταλλικά εφέδρανα με πυρήνα μολύβδου (LRB) αποτελούν 

τροποποίηση των κοινών ελαστομεταλλικών εφεδράνων (ELB). Στα τελευταία 

έχει προστεθεί πυρήνας μολύβδου με σκοπό να αυξηθεί η απόσβεση. Η 

προσθήκη του μολύβδου συντελεί ακόμα στην επίτευξη επαρκούς 

δυσκαμψίας για τα συνήθη στατικά φορτία. Μεταξύ των διαφόρων 

μετάλλων, οι βασικοί λόγοι που επιλέγεται να προστεθεί μόλυβδος είναι η 

σχετικά μικρή τάση διαρροής του (περίπου 10 MPa) που επιτρέπει 

ελαστοπλαστική συμπεριφορά και  η μικρή απαιτούμενη θερμοκρασία (20 

C)για ανάπτυξη πλαστιμότητας (κοντά στη θερμοκρασία περιβάλλοντος). 

Τα ελαστομεταλλικά εφέδρανα με πυρήνα μολύβδου (LRB) έχουν 

ελαστοπλαστική διγραμμική συμπεριφορά και μπορούν να απορροφούν 

μεγάλη ποσότητα ενέργειας σε κάθε κύκλο επαναλαμβανόμενης φόρτισης (ξ 

μέχρι και 30%!). 

     Με την εισαγωγή του μολύβδου το εφέδρανο χάνει την ικανότητα 

αυτόματης επαναφοράς στην αρχική του θέση. Ωστόσο αυτό δεν αποτελεί 

ουσιαστικό μειονέκτημα , καθώς οι παραμένουσες παραμορφώσεις είναι 

μικρές και επιπλέον οι συνολικές μετακινήσεις δεν αθροίζονται σε επάλληλα 

σεισμικά γεγονότα. 

      Μεγάλη είναι και η σημασία των μεταλλικών πλακών άνω και κάτω του    

εφεδράνου, οι οποίες περιορίζουν τον πυρήνα μολύβδου για να λειτουργεί 

σε καθαρή διάτμηση, όταν στο εφέδρανο ασκείται οριζόντιο φορτίο. 
 

 

 

 

 

 

 

 

Εικόνα 5.4. Τομή ελαστομεταλλικού εφεδράνου με πυρήνα 
μολύβδου 
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Εικόνα 5.5.  Στοιχεία που συνθέτουν το εφέδρανο 

 

 

 

   

Εικόνα 5.6. Κατασκευαστική λεπτομέρεια εφεδράνου μολύβδου LRB 

 

 Τα ελαστομεταλλικά εφέδρανα υψηλής απόσβεσης (HDNR) έχουν σημαντικά 

μεγαλύτερη τιμή του ποσοστού ιξώδους απόσβεσης σε σχέση με τα κοινά 

(ELB) χάρη στην κατάλληλη χημική σύνθεση του ελαστομερούς μείγματος. 

Υποστηρίζουν μεγάλα βάρη και παρέχουν μικρή δυσκαμψία σε οριζόντιες 

μετακινήσεις. Έχουν υψηλή ικανότητα απορρόφησης ενέργειας (ξ=5-20%  για 

ανηγμένη γωνιακή  παραμόρφωση 100%) καθώς και δυνατότητα 

αυτοεπαναφοράς στην αρχική τους θέση. Ιδιαίτερη προσοχή απαιτείται ώστε 

να μην βρεθούν οι μονωτήρες αυτοί υπό εφελκυστικές τάσεις, διότι η αντοχή 
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τους σε εφελκυσμό είναι σημαντικά μικρότερη  από την αντίστοιχη θλιπτική. 

Σε περίπτωση που αυτό δεν μπορεί να αποφευχθεί, απαιτούνται ιδιαίτερα 

μέτρα και σχεδιασμός. 

 

 

 Τα ελαστομεταλλικά εφέδρανα με πυρήνα από κοκκώδη υλικά (GRB) 

αποτελούν τροποποίηση των LRB. Η διαφορά τους είναι ότι ο πυρήνας 

μολύβδου έχει αντικατασταθεί από κοκκώδες υλικό, όπως άμμο, τριμμένος 

ύαλος κλπ.. 
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6.ΜΕΘΟΔΟΙ ΑΝΑΛΥΣΗΣ ΚΑΙ ΕΛΕΓΧΟΙ 

 

6.1 ΕΙΣΑΓΩΓΗ 
 

Η απαίτηση απουσίας ανελαστικής παραμόρφωσης στα φέροντα στοιχεία, δηλαδή 

η θεώρηση της συμπεριφοράς τους ως ελαστική, απλοποιεί την προσομοίωση και 

την ανάλυση των μονωμένων κατασκευών. Την ίδια στιγμή το σύστημα μόνωσης, το 

οποίο εμφανίζει σε μικρότερο ή μεγαλύτερο βαθμό μη γραμμική συμπεριφορά, 

απαιτεί ειδική φροντίδα τόσο στην προσομοίωση του όσο και στις διαδικασίες 

ανάλυσης. Συγκεκριμένα η προσομοίωση του συστήματος μόνωσης θα αντανακλά 

με επαρκή ακρίβεια την χωρική κατανομή των μονωτήρων, έτσι ώστε να 

λαμβάνονται επαρκώς υπόψη η μετακίνηση κατά τις δύο οριζόντιες διευθύνσεις, οι 

αντίστοιχες δράσεις ανατροπής και η στροφή γύρω άπο τον κατακόρυφο άξονα. Θα 

πρέπει επίσης να αντανακλά επαρκώς και τα χαρακτηριστικά των διαφορετικών 

τύπων μονωτήρων, που χρησιμοποιούνται στο σύστημα μόνωσης.[9,10] 

 

6.2 ΙΣΟΔΥΝΑΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
 

Κάτω από ορισμένες συνθήκες, μπορεί να γίνει παραδοχή μιας ισοδύναμης 

γραμμικής ιξωδό-ελαστικής σχέσης δύναμης-παραμόρφωσης για το σύστημα 

μόνωσης, και τότε μπορεί να  επιλεγεί η απλοποιημένη μέθοδος στατικής ανάλυσης 

ή η γραμμική δυναμική ανάλυση με τη μέθοδο των ιδιομορφών και τη χρήση 

ενεργών τιμών της δυσκαμψίας(Κeff) και της απόσβεσης(ξeff) οι οποίες αντιστοιχούν 

στις τιμές των μεγεθών αυτών στην συνολική μετατόπιση σχεδιασμού ddc του 

συστήματος.  

Για να εφαρμοστεί η ισοδύναμη γραμμική ανάλυση πρέπει να ισχύουν οι παρακάτω 

προϋποθέσεις: 

 Η ενεργός δυσκαμψία του συστήματος μόνωσης να είναι ίση με 

τουλάχιστον το 50% της δυσκαμψίας που αντιστοιχεί σε μετατόπιση 

0,2 ddcb (όπου το ddc υπολογίζεται στο κέντρο δυσκαμψίας του 

συστήματος μόνωσης). 

 Η ενεργός απόσβεση του συστήματος μόνωσης να είναι μικρότερη ή 

ίση με 30%. Οι υψηλές τιμές της απόσβεσης μπορεί να προκαλέσουν 

σύζευξη των ιδιομορφών και κατά συνέπεια αύξηση των 

επιταχύνσεων στους ορόφους και της τέμνουσας βάσης, επίδραση 

που συνήθως αγνοείται στις συνήθεις ιδιομορφικές και στατικές 

αναλύσεις. 

 Τα μηχανικά χαρακτηριστικά να μην παρουσιάζουν διακύμανση 

μεγαλύτερη από 10%, λόγω επίδρασης του ρυθμού φόρτισης και 
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μεταβολών των κατακόρυφων φορτίων μέσα στο εύρος τιμών του 

σχεδιασμού. 

 Η αύξηση της δύναμης στο σύστημα μόνωσης για μετατόπιση από 0,5 

ddc έως ddc να είναι τουλάχιστον 2,5% του συνολικού βάρους της 

ανωδομής, ώστε να εξασφαλίζεται μια ελάχιστη δύναμη επαναφοράς 

και να αποφεύγεται η συσσώρευση μετατοπίσεων.  

 

6.2.1 ΑΠΛΟΠΟΙΗΜΕΝΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
Η απλοποιημένη γραμμική ανάλυση αποτελεί την απλούστερη προσέγγιση για τον 

υπολογισμό των εντατικών μεγεθών λόγω σεισμού στις μονωμένες κατασκευές. 

Λαμβάνει υπόψιν δύο οριζόντιες δυναμικές μετακινήσεις και επιθέτει στατικές 

στρεπτικές επιδράσεις. Θεωρεί ότι η ανωδόμη υπόκειται σε μεταφορική κίνηση σε 

κάθε διεύθυνση και κινείται πάνω από το σύστημα μόνωσης σαν δύσκαμπτο στερεό 

σώμα,ενώ η υποδομή θεωρείται απαραμόρφωτη. Η κατασκευή παραμένει στην 

ελαστική περιοχή, και πρακτικά μόνο οι μονωτήρες είναι ανελαστικοί. Η έντονη 

ανελαστική συμπεριφορά του συστήματος προσομοιώνεται με μία ισοδύναμη 

ελαστική συμπεριφορά. Το ισοδύναμο ελαστικό σύστημα είναι εκείνο στο οποίο για 

την ίδια σεισμική διέγερση αναπτύσσεται η ίδια μέγιστη μετακίνηση dmax και η 

ίδια μέγιστη δύναμη Fmax. Έτσι το στατικό σύστημα περιγράφεται από έναν απλό 

μονοβάθμιο ταλαντωτή, με μάζα ίση με την συνολική μάζα της ανωδομής και 

δυσκαμψία ίση με τη ισοδύναμη (γραμμική) δυσκαμψία του συστήματος μόνωσης 

για κάθε διεύθυνση της σεισμικής δράσης. Η ανάλυση αύτη στηρίζεται στο γεγονός 

ότι οι μετακινήσεις είναι εντοπισμένες στο σύστημα της σεισμικής μόνωσης. 

Γίνονται διαδοχικές εκτιμήσεις της μέγιστης σεισμικής μετακίνησης κάθε μονωτήρα 

και με βάση αυτές εκτιμώνται η ισοδύναμη δυσκαμψία Keff,i κάθε μονωτήρα, 

καθώς και η αποσβενόμενη σεισμική ενέργεια σε κάθε πλήρη κύκλο 

παραμόρφωσης ΕD,i. Αυτή πρακτικά ισούται με το εμβαδό της επιφάνειας που 

περικλείεται στο βρόχο υστέρησης του μονωτήρα.Στη συνέχεια υπολογίζεται η 

ισοδύναμη δυσκαμψία του μονοβάθμιου συστήματος (δηλαδή της μονωμένης 

κατασκευής) ως το άθροισμα των επιμέρους δυσκαμψιών των μονωτήρων. 

 ,eff eff iK K
                                 (6.1) 

Η ενεργός ιδιοπερίοδος της μονωμένης κατασκευής ορίζεται από: 

 2eff

eff

M
T

K
                          (6.2)   

Όπου Μ η μάζα της ανωδομής και Κeff η ισοδύναμη γραμμική δυσκαμψία. 

Από το ελαστικό φάσμα σχεδιασμού προσδιορίζεται η μέγιστη σεισμική επιτάχυνση 

σχεδιασμού και ύστερα η τέμνουσα βάσης και η μετακίνηση σχεδιασμού του 

ισοδύναμου μονοβαθμίου από τις σχέσεις: 
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   e e

W
V S M S

g                     (6.3) 

 


      
2

0,625cd g eff C eff

eff

V g
d T T

K             (6.4) 

Επίσης προσδιορίζεται η ενεργός απόσβεση του ισοδύναμου μονοβάθμιου 

συστήματος. Ενεργός απόσβεση είναι η τιμή της ισοδύναμης ιξώδους απόσβεσης, η 

οποία αντιστοιχεί στην ενέργεια που αποσβένεται κατά τη διάρκεια 

ανακυκλιζόμενης φόρτισης στην μετακίνηση σχεδιασμού και υπολογίζεται από την 

σχέση:                                     




 


 ,

2

1

2

D i

eff

eff bd

E

K d
                        (6.5)                

Για τον υπολογισμό του συντελεστή απομείωσης του φάσματος σχεδιασμού 

χρησιμοποιείται η σχέση του Ευρωκώδικα 8: 

                     







0,1

0,05
eff

eff                               (6.6)                                                                                                           

Αναλυτικά τα βήματα που ακολουθήθηκαν είναι: 

1)Γίνεται μια υπόθεση για τη μετακίνηση σχεδιασμού dcd του κάθε μονωτήρα. 

2)Υπολογίζονται η ισοδύναμη δυσκαμψία Keff,I και η αποσβενόμενη ενέργεια κάθε 

μονωτήρα σε κάθε κύκλο παραμόρφωσης ED,i με βάση τα χαρακτηριστικά του 

μονωτήρα και συναρτήσει της dcd. 

3)Υπολογίζονται η ενεργός ιδιοπερίοδος Teff και η ενεργός απόσβεση ξeff από τους 

τύπους που προαναφέρθηκαν. 

4)Από το φάσμα σχεδιασμού υπολογίζεται η διορθωμένη μετακίνηση σχεδιασμού 

dcd του ισοδύναμου μονοβαθμίου για Teff και ξeff. 

5)Τα βήματα επαναλαμβάνονται μέχρι να επιτευχθεί η σύγκλιση. 

Για να μπορέσει όμως να εφαρμοστεί η απλοποιημένη γραμμική  ανάλυση για την 

οριστική διαστασιολόγηση του συστήματος μόνωσης απαιτείται να ικανοποιούνται 

οι ακόλουθες συνθήκες: 

 Η μέγιστη εκκεντρότητα μεταξύ του κέντρου μάζας και του κέντρου 

δυσκαμψίας της μόνωσης πρέπει να είναι ≤7,5%. Στην περίπτωση αυτή η 

στρεπτική κίνηση γύρω από τον κατακόρυφο άξονα μπορεί να αμελείται 

κατά τον υπολογισμό της ενεργού οριζόντιας δυσκαμψίας. 

 Η απόσταση από το πλησιέστερο πιθανό ενεργό ρήγμα μεγέθους Μ≥6,5 

πρέπει να είναι μεγαλύτερη από 15km. 

 Η μεγαλύτερη διάσταση της ανωδομής σε κάτοψη πρέπει να είναι ≤50m. 
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 Η υποδομή πρέπει να είναι επαρκώς άκαμπτη έτσι ώστε να ελαχιστοποιεί 

την επίδραση των διαφορικών μετακινήσεων του εδάφους 

 Όλες οι συσκευές πρέπει να βρίσκονται πάνω στα στοιχεία της υποδομής 

που φέρουν τα κατακόρυφα φορτία 

 Το εύρος των τιμών της ενεργού ιδιοπεριόδου πρέπει να είναι: 

3Τf≤Teff≤3s 
Όπου Τf είναι η θεμελιώδης ιδιοπερίοδος της ανωδομής με σταθερή βάση 

 Απαιτείται κανονικότητα σε κάτοψη και συμμετρία της ανωδομής 

 Η στροφική ταλάντωση(λίκνιση) στη βάση της ανωδομής πρέπει να είναι 

αμελητέα  

 Ο λόγος μεταξύ της κατακόρυφης και της οριζόντιας δυσκαμψίας του 

συστήματος μόνωσης θα πρέπει να ικανοποιεί τη σχέση:  

𝐾𝑉

𝐾𝑒𝑓𝑓
≥150 

 Για την θεμελιώδη ιδιοπερίοδο στην κατακόρυφη κατεύθυνση πρέπει να 

ισχύει: 

ΤV≤0,1s 

Αν και όχι πάντα εφαρμόσιμο το συγκεκριμένο είδος ανάλυσης είναι σε κάθε 

περίπτωση εξαιρετικά χρήσιμο για προκαταρκτικό σχεδιασμό και για γενικούς 

ελέγχους των αποτελεσμάτων πιο λεπτομερών αναλύσεων 
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ΤΥΠΟΛΟΓΙΟ ΓΙΑ ΤΗΝ ΑΠΛΟΠΟΙΗΜΕΝΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
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6.2.2 ΙΔΙΟΜΟΡΦΙΚΗ ΔΥΝΑΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
Αν το σύστημα μόνωσης μπορεί να προσομοιωθεί ως γραμμικό αλλά κάποιες από 

τις συνθήκες για την εφαρμογή απλοποιημένης γραμμικής ανάλυσης δεν 

ικανοποιούνται, το στατικό σύστημα μπορεί να αναλυθεί με ιδιομορφική δυναμική 

ανάλυση.Αυτό είναι απαραίτητο όταν η συμβολή των υψηλότερων ιδιομορφών 

είναι σημαντική. Επιτρέπεται η χρήση ενός απλοποιημένου μοντέλου, στο οποίο μια 

σημειακή μάζα με τρεις οριζόντιους βαθμούς ελευθερίας προσομοιώνει την 

ανωδομή όταν ικανοποιούνται όλες οι προϋποθέσεις εκτός από την πρώτη. Όταν η 

στρεπτική μετατόπιση μπορεί να προκαλέσει σημαντικές διαφορικές μετατοπίσεις 

στο σύστημα μόνωσης, αυτές πρέπει να λαμβάνονται υπόψιν κατά τον υπολογισμό 

της ενεργού δυσκαμψίας των μεμονωμένων μονωτήρων. 

Πρέπει να γίνεται με επαρκή ακρίβεια η προσομοίωση:  

1)της χωρικής κατανομής των μονωτήρων και της επίδρασης των αξονικών 

δυνάμεων από ροπή ανατροπής 

2)των μεταφορικών κινήσεων στις δύο κύριες διευθύνσεις και της στροφής της 

ανωδομής περί τον κατακόρυφο άξονα. 

 Το φάσμα απόκρισης τροποποιείται ώστε να συνεκτιμηθεί η ενεργός απόσβεση της 

σεισμικά μονωμένης κατασκευής. Το τροποποιημένο φάσμα χρησιμοποιείται μόνο 

για τις ιδιομορφές του έργου που αφορούν τη σεισμική μόνωση. Τονίζεται ότι η 

ενεργός απόσβεση ξeff  θα εφαρμόζεται μόνο στις ιδιομορφές που έχουν 

ιδιοπερίοδο μεγαλύτερη από 0,8Τeff . Για όλες τιςάλλες ιδιομορφές θα 

χρησιμοποιηθεί η ενεργός απόσβεση που αντιστοιχεί στη συμβατικά θεμελιωμένη 

κατασκευή. Με άλλα λόγια, η απόσβεση που επιτυγχάνεται με τους μονωτήρες 

αντιστοιχεί μόνο στις 2 πρώτες ιδιομορφές, δηλαδή στις ιδιομορφές της μόνωσης (η 

κατασκευή τότε συμπεριφέρεται άκαμπτα), ενώ στις άλλες ιδιομορφές, δηλαδή στις 

ιδιομορφές της κατασκευής, αντιστοιχεί απόσβεση συμβατικά θεμελιωμένου 

κτιρίου. 

 

Το προσομοίωμα της ανωδομής πρέπει να λαμβάνεται ελαστικά στηριγμένο στην 

κατακόρυφη διεύθυνση στις θέσεις των μονωτήρων. Η δυσκαμψία των μονωτήρων 

κατά την κατακόρυφη διεύθυνση έχει υπολογιστεί προηγουμένως. 

Ορίζονται κάποια κατώτερα όρια για τις μετακινήσεις και τις δυνάμεις σχεδιασμού 

που θα προκύψουν από τη φασματική ανάλυση . 

Συγκεκριμένα πρέπει: 
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Όπου dcf,vf  είναι αντίστοιχα η μετακίνηση σχεδιασμού και η τέμνουσα που 

μεταφέρεται μέσω της διεπιφάνειας της μόνωσης, όπως υπολογίζονται με τη 

μέθοδο του ισοδύναμου μονοβάθμιου συστήματος. 

Σε περίπτωση που δεν πληρούνται οι προαναφερόμενες συνθήκες, όλα τα σχετικά 

μεγέθη στο σύστημα μόνωσης, στην ανωδομή και στην υποδομή θα 

πολλαπλασιάζονται με τους αυξητικούς συντελεστές που ορίζονται από τις 

παρακάτω σχέσεις: 

0,80

d


        για τις σεισμικές μετακινήσεις  

0,80

v


     για τις σεισμικές δυνάμεις ή ροπές 
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6.3 ΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
Μια δυναμική ανάλυση με χρονοϊστορία μπορεί να εκτελείται πάντοτε, για κάθε 

τύπο φορέα και συστήματος μόνωσης. Ωστόσο είναι υποχρεωτική μόνο στην 

περίπτωση που η μηχανική συμπεριφορά του συστήματος μόνωσης δεν είναι 

δυνατόν να προσομοιωθεί ως ισοδύναμη γραμμική. Προφανώς, μόνο το σύστημα 

μόνωσης χρειάζεται να προσομοιώνεται ως μη γραμμικό, ενώ για την υπόλοιπη 

κατασκευή χρησιμοποιείται ένα γραμμικό προσομοίωμα. Το μη γραμμικό 

προσομοίωμα θα πρέπει να αντιπροσωπεύει τον πραγματικό καταστατικό νόμο του 

συστήματος μόνωσης, στο πραγματικό πεδίο παραμορφώσεων και ταχυτήτων που 

σχετίζονται με την κατάσταση σεισμικού σχεδιασμού. 

Η μη γραμμική ανάλυση χρονοϊστορίας είναι η πιο ακριβής και ορθή μέθοδος. 

Επειδή όμως με κανένα τρόπο δεν μπορούμε να προβλέψουμε ακριβώς τα 

χαρακτηριστικά των μελλοντικών εδαφικών κινήσεων, γίνεται χρήση πολλών 

χρονοϊστοριών, φυσικών ή τεχνητών. Όταν η ανάλυση γίνει για τουλάχιστον 7 ζεύγη 

ή τριάδες οριζόντιων χρονοϊστοριών, επιτρέπεται οι τιμές σχεδιασμού των μεγεθών 

απόκρισης να λαμβάνονται ίσες με το μέσο όρο των αποτελεσμάτων της ανάλυσης. 

Όταν η ανάλυση γίνει με λιγότερα από 7 ζεύγη ή τριάδες κινήσεων οι τιμές 

σχεδιασμού θα λαμβάνονται ίσες με τις μέγιστες τιμές που προκύπτουν από την 

ανάλυση. 

Τα μεγέθη απόκρισης πρέπει να υπολογιστούν για κάθε ζεύγος χρονοϊστορίας. Κάθε 

ζεύγος χρονοϊστοριών πρέπει να εφαρμοστεί ταυτόχρονα στο προσομοίωμα, 

λαμβάνοντας υπόψη τη δυσμενέστερη θέση εκκεντρότητας της μάζας, για τον 

υπολογισμό της μέγιστης μετακίνησης του συστήματος μόνωσης. Κανονικά πρέπει 

να εκπονηθούν 8 αναλύσεις για κάθε ζεύγος. Για να απλοποιηθεί αυτή η 

διαδικασία, μπορούμε εναλλακτικά να βρούμε τη δυσμενέστερη θέση της 

εκκεντρότητας της μάζας, να βρεθεί το κρίσιμο ζεύγος χρονοϊστοριών εδαφικής 

κίνησης  και γι’αυτό να βρεθεί ο κρίσιμος προσανατολισμός.  
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6.4 ΕΛΕΓΧΟΙ 
Ο Ευρωκώδικας 8 ορίζει ότι για τα κτίρια η μετακίνηση για την οποία υπολογίζεται 

κάθε στοιχείο του συστήματος μόνωσης πρέπει να επαυξάνεται κατά 20%. 

dbi,n=1,5dcd 

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση σχεδιασμού σε κάθε διύθυνση 

σχεδιασμού του μονωτήρα θα υπολογίζεται από τη σχέση: 

εb,d=εs,d+εc,d+εa,d 

  εs,d η διατμητική παραμόρφωση που αντιστοιχεί στη συνολική μέγιστη       

μετακίνηση του μονωτήρα 

 εc,d η διατμητική παραμόρφωση σχεδιασμού λόγω αξονικής θλίψης 

 εa,d η διατμητική παραμόρφωση που αντιστοιχεί στη συνολική στροφή 

σχεδιασμού του εφεδράνου 

 

Η διατμητική παραμόρφωση λόγω οριζόντιας μετακίνησης υπολογίζεται από την 

παρακάτω σχέση : 

  


, 2Ed
s d

ri

d

t n
 

Όπου    dEd η συνολική μέγιστη σεισμική μετακίνηση σχεδιασμού 

              2 2

, ,Ed Ed x Ed yd d d  

              tri∙n το συνολικό πάχος του ελαστομερούς 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης δίνεται από τη σχέση: 


  ,

1,5 c
c d

bS G
 

Όπου S ο συντελεστής σχήματος ίσος με 


'

4
ri

D
S

t
  για κυκλικούς μονωτήρες 

σc  η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα ίση με :   ,maxsd

c

red

N

A
 

Nsd,max το μέγιστο θλιπτικό φορτίο από το σεισμικό συνδυασμό 

     Gb=1,1G 
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Ared η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα που είναι για κυκλικούς 

μονωτήρες ίση με     
2'

( sin )
4

red

D
 

  2arccos( )
'

Edd

D
 για κυκλικούς μονωτήρες 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφής θα υπολογίζεται για 

κυκλικούς μονωτήρες από τη σχέση: 







  

2

,

'

2
a d

i i

D

t t
 

Όπου     2 2

x y  

Ο έλεγχος της μέγιστης ισοδύναμης διατμητικής παραμόρφωσης σχεδιασμού 

θα γίνεται σύμφωνα με την ακόλουθη συνθήκη: 





 ,

,

u k

b d

m

 

Όπου εu,k=7 

           γm=1,15 

Επίσης πρέπει να ικανοποιείται η απαίτηση: 

  


,

, 2bi n

s d

ri

d

t n
 

 

Επιπλέον για την εξασφάλιση της ευστάθειας του μονωτήρα, θα πρέπει να 

ικανοποιείται ένα τουλάχιτον από τα ακόλουθα κριτήρια: 

   

2 '

3
c b

ri

D
G S

t
                           ή                          ' 4 riD t   
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7.ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΠΡΟΣΟΜΟΙΩΜΑΤΟΣ ΚΑΙ ΦΟΡΤΙΣΕΩΝ 
 

7.1 ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΤΟΥ ΚΤΙΡΙΟΥ 
 

7.1.1 ΑΡΧΙΤΕΚΤΟΝΙΚΑ 

 Έτος Κατασκευής 

Η αρχιτεκτονική μελέτη του κτιρίου SATO πραγματοποιήθηκε από το γραφείο 

μελετών POTIROPOULOS-PARTNERS το 2001, ενώ η κατασκευή του κτιρίου 

ολοκληρώθηκε το 2003. Όπως έχει αναφερθεί, η παρούσα εργασία ασχολείται 

με την μεταλλική εκδοχή του κτιρίου SATO όπως αυτή διαμορφώθηκε στα 

πλαίσια μεταπτυχιακής εργασίας.  

 Χωροθέτηση  

Το κτίριο SATO, που είναι κτίριο γραφείων, βρίσκεται στο κέντρο του 

Αμαρουσίου, επί της λεωφόρου Κηφισίας. 

 Όψεις  

 

     Εικόνα 7.1. Βόρεια άποψη κτιρίου 
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Εικόνα 7.2.  Νότια άποψη κτιρίου με την είσοδο του parking και την όμορη 
πολυκατοικία 

 

 

 

 

      Εικόνα 7.3. Δυτική άποψη κτιρίου  

 

 Εσωτερικό Κτιρίου 

Το κτίριο διαθέτει διώροφο υπόγειο parking, με το οποίο δεν θα ασχοληθούμε στην 

παρούσα εργασία καθώς δεν συμμετέχει στο σεισμό, 4 ορόφους στέγασης των 

γραφείων της εταιρείας και ισόγειο με λειτουργία εκθεσιακού χώρου. Υπάρχουν 2 

κλιμακοστάσιο σε διαφορετικά σημεία και στεγασμένος χώρος στο δώμα.  
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Εικόνα 7.4.  Νότια-Βόρεια τομή του κτιρίου 

 

 

Εικόνα 7.5.  Δυτική – Ανατολική τομή του κτιρίου 
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7.1.2 ΣΤΑΤΙΚΟ ΣΥΣΤΗΜΑ 

 Υλικά 

S355      για τον δομικό χάλυβα όλων των μελών 

C20/25   για το σκυρόδεμα 

 Γεωμετρία 

Η κάτοψη κάθε τυπικού ορόφου είναι 445,09 m2. 

 

 

Εικόνα 7.6. Κάτοψη τυπικού ορόφου 

 

Η κάτοψη του δώματος είναι 96 m2. 

 

                     Εικόνα 7.7. Κάτοψη δώματος 



56 
 

 

 

 

 

                                                   Εικόνα 7.8. Ύψη ορόφων 

 

7.1.3 ΕΔΑΦΙΚΕΣ ΣΥΝΘΗΚΕΣ 
Η σεισμική δράση εξαρτάται όχι μόνο από τη σεισμικότητα στη θέση του έργου, 

αλλά και από τις τοπικές εδαφικές συνθήκες. Ο Ευρωκώδικας 8 κατηγοριοποιεί το 

έδαφος σε 5 τυποποιημένες κατηγορίες, τις A,B,C,D,E και σε δύο ειδικές, τις S1,S2. 

Για τη μελέτη του συγκεκριμένου κτιρίου, θεωρήθηκε έδαφος κατηγορίας C. 

Πρόκειται για πυκνή άμμο ή αμμοχάλικο ή σκληρή άργιλο αρκετών δεκάδων ή 

εκατοντάδων μέτρων και η μέση τιμή της ταχύτητας διάδοσης  των διατμητικών 

κυμάτων στα ανώτατα 30m  από την επιφάνεια  κυμαίνεται απο180 ως 360m/s. 

 

7.1.4 ΔΡΑΣΕΙΣ ΕΠΙ ΤΗΣ ΚΑΤΑΣΚΕΥΗΣ 

Μόνιμα φορτία κατασκευής (G1) 

Πρόκειται για όλες τις δράσεις που επενεργούν κατά τη διάρκεια μιας δεδομένης 

περιόδου αναφοράς , κατά την οποία η διαφοροποίηση του μεγέθους τους στο 

χρόνο είναι αμελητέα. Στην προκειμένη μελέτη τα ίδια βάρη ελήφθησαν ως εξής: 

 78,5KN/m3   ίδιο βάρος δομικού χάλυβα 

 25KN/m3      ίδιο βάρος σκυροδέματος 
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Πρακτικά  τα μόνιμα φορτία G1 συμπεριλαμβάνουν το ίδιο βάρος της σύμμικτης 

πλάκας και το ίδιο βάρος των τεγίδων που δεν έχουν εισαχθεί στο προσομοίωμα. 

Υπολογισμός ίδιου βάρους σύμμικτης πλάκας με χαλυβδόφυλλα HOLORIB [3] 

 

 

Εικόνα 7.9 Σύμμικτη πλάκα 

 

Τα χαρακτηριστικά της σύμμικτης πλάκας που έχει τοποθετηθεί είναι: 

 Καθαρό πάχος πλάκας σκυροδέματος 120mm 

 Πάχος χαλυβδόφυλλου 1,3mm 

 Ύψος χαλυβδόφυλλου 51mm 

 Μεγάλο πλάτος ανοίγματος 40mm 

 Μικρό πλάτος ανοίγματος 15mm 

 Ήλοι Φ19 ύψους 125mm 

 Οπλισμός Φ8/500 

Ίδιο βάρος χαλυβδόφυλλου 

Πλάτος αναφοράς:b=2∙(
15

2
+135)=150mm 

Εμβαδόν χαλυβδόφυλλου: 

 Ap = (7,5+110+7,5+ 2 212,5 +50 ∙20) ∙1,3/0,15=1977mm2/m 

gp=78,5
3

KN

m
∙1977∙10-6

2m

m
=0,16

2

KN

m
 

Ίδιο βάρος σκυροδέματος 

Ισοδύναμο πάχος σκυροδέματος εντός τραπεζίου: heq=
(7,5+20)∙51

2∙150
∙2=9,35mm 

gc=25
3

KN

m
∙ (120+9,35)∙10-3m= 3,23

2

KN

m
 

Ίδιο βάρος σύμμικτης πλάκας 

G=0,16+3,23≈3,4
2

KN

m
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Πρόσθετα Μόνιμα (G2) 

Τα πρόσθετα μόνιμα συμπεριλαμβάνουν: 

 το φορτίο των εσωτερικών ελαφρών χωρισμάτων από γυψοσανίδα, το οποίο 

έχει ληφθεί ίσο με 0,4KN/m2 

 το φορτίο της ψευδοροφής, η οποία στηρίζεται στα χαλυβδόφυλλα 

HOLORIB, το οποίο έχει ληφθεί ίσο με 0,15KN/m2 

 το φορτίο των δαπέδων. Στο συγκεκριμένο κτίριο, έχουν τοποθετηθεί διπλά 

δάπεδα και το φορτίο τους λαμβάνεται  0,45KN/m2 

 το φορτίο των εξωτερικών υαλοπετασμάτων και των εξωτερικών πανέλων 

τσιμεντοσανίδων, το οποίο τίθεται στις δοκούς περιμετρικά του κτιρίου και 

είναι ίσο με 1,2KN/m 

Κινητά Φορτία (Q) 

Τα κινήτα ή αλλιώς ωφέλιμα φορτία είναι τα φορτία εκείνα που προέρχονται από τη 

χρήση του κτιρίου, όπως για παράδειγμα από το βάρος  ανθρώπων,  επίπλων, 

μηχανών κλπ. Επειδή όμως δεν είναι γνωστή ούτε η θέση ούτε το βάρος τους, 

τοποθετούνται με τον δυσμενέστερο για την κατασκευή τρόπο (δυσμενείς 

φορτίσεις) και η τιμή τους καθορίζεται από τον Ευρωκώδικα. Το κτίριο SATO 

περιλαμβάνει γραφεία (κατηγορία B), οπότε το κινητό φορτίο λαμβάνεται 

Q=2KN/m2 και στις σκάλες 3,5 KN/m2. 
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Για να βρεθούν τα φορτία που ασκούνται σε κάθε κύρια δοκό, υπολογίστηκαν 

πρώτα οι επιφάνειες επιρροής κάθε δοκού, μια διαδικασία ιδιαίτερα χρονοβόρα 

λόγω της πολυπλοκότητας της γεωμετρίας της κάτοψης. 

Σεισμικές δράσεις  

Οι σεισμικές διεγέρσεις κατατάσσονται στις τυχηματικές δράσεις και δεν 

συνδυάζονται με άλλες τυχηματικές δράσεις, όπως επίσης δεν συνδυάζονται με τις 

δράσεις λόγω ανέμου ή χιονιού. Το φάσμα απόκρισης πρακτικά συνοψίζει τη 

μέγιστη απόκριση όλων των πιθανών γραμμικών μονοβάθμιων συστημάτων σε μια 

συγκεκριμένη συνιστώσα της εδαφικής κίνησης. Είναι μια γραφική απεικόνιση της 

μέγιστης τιμής ενός  μεγέθους απόκρισης ως συνάρτηση της ιδιοπεριόδου 

ταλάντωσης του συστήματος. Το κάθε φάσμα απόκρισης αντιστοιχεί σε σταθερό 

λόγο απόσβεσης ζ και υπάρχουν πολλά τέτοια γραφήματα για διαφορετικές τιμές 

του ζ, ώστε να καλυφθεί το εύρος των τιμών απόσβεσης που συναντώνται στις 

πραγματικές κατασκευές. Επειδή δεν μπορούμε να προβλέψουμε τα 

επιταχυνσιογραφήματα των μελλοντικών σεισμών, άρα ούτε και τα φάσματα 

απόκρισης , χρησιμοποιούμε το ελαστικό φάσμα σχεδιασμου, το οποίο ορίζει ο 

Ευρωκώδικας 8, για να βρούμε τη μέγιστη σεισμική επιτάχυνση σχεδιασμού και να 

μπορέσουμε να προχωρήσουμε σε αντισεισμικό σχεδιασμό. Το ελαστικό φάσμα 

σχεδιασμού είναι πρακτικά η περιβάλλουσα πολλών φασμάτων απόκρισης, που 

περιγράφουν εδαφικές κινήσεις που καταγράφηκαν κατά τη διάρκεια 

προηγούμενων σεισμών σε μια τοποθεσία. 

 

 

Se(T)=αg∙S∙[1+
B

T

T
∙(η∙2,5-1) ]                       για 0≤Τ≤ΤΒ 

 

Se(T)=αg∙S∙η∙2,5                                         για TB≤T≤TC 

Se(T)=αg∙S∙η∙2,5∙
CT

T
                                              για TC≤T≤TD 

Se(T)=αg∙S∙η∙2,5                                         για TD≤T≤4 sec 
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Ζώνη Σεισμικής Επικινδυνότητας  

Η Ελλάδα έχει χωριστεί σε τρείς ζώνες σεισμικής επικινδυνότητας(Ζ1,Ζ2,Ζ3), σε 

καθεμία από τις οποίες αντιστοιχεί μια μέγιστη σεισμική επιτάχυνση, η οποία έχει 

πιθανότητα υπέρβασης 10% στα 50 χρόνια ή περίοδο επαναφοράς Τ=457 έτη.  Τα 

όρια των τριών ζωνών φαίνονται στο χάρτη σεισμικής επικινδυνότητας. Το κτίριο 

SATO βρίσκεται στο δήμο Αμαρουσίου, οπότε ανήκει στη ζώνη 1.

Εικόνα 7.10 Ζώνες Σεισμικής Επικινδυνότητας 

 

Σεισμική επιτάχυνση εδάφους  

Για ζώνη σεισμικής επικινδυνότητας Ζ1 ορίζεται στο Εθνικό Προσάρτημα σεισμική 

επιτάχυνση αg=0,16g. 

 

Κατηγορία εδάφους  

Το έδαφος είναι κατηγορίας C και αντιστοιχεί σε συντελεστή εδάφους S=1,15 και σε 

ιδιοπεριόδους TB=0,20s, TC=0,6s και TD=2,5s. 
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Συντελεστής Σπουδαιότητας 

Τα κτίρια κατατάσσονται σε 4 κατηγορίες σπουδαιότητας (I,II,III,IV) , με βάση τις 

συνέπειες που θα προκαλούσε μια πιθανή κατάρρευση ή διακοπή λειτουργίας τους. 

Το συγκεκριμένο κτίριο ανήκει στην κατηγορία σπουδαιότητας II και έχει γI=1. 

 

Συντελεστής συμπεριφοράς 

Ο συντελεστής συμπεριφοράς εισάγει τη μείωση των σεισμικών επιταχύνσεων 

σχεδιασμού της κατασκευής σε σχέση με αυτές που προκύπτουν για το ελαστικό 

σύστημα. Στα συμβατικά κτίρια αύτο μπορεί να γίνει γιατί το κτίριο εμφανίζει 

μετελαστική συμπεριφορά και έτσι ένα ποσό της σεισμικής ενέργειας 

καταναλώνεται σε βλάβες(πλαστικοποίηση μελών).Στη συμβατική κατασκευή 

ορίζεται από τον Ευρωκώδικα ο συντελεστής συμπεριφοράς q ανάλογα με την 

κλάση πλαστιμότητας, ενώ στη σεισμικά μονωμένη λαμβάνεται q=1, αφού η 

κατασκευή παραμένει ελαστική. 

 

Τα κτίρια συμμετρικής κάτοψης μπορούν να αναλυθούν ανεξάρτητα στις δύο 

πλευρικές διευθύνσεις. Αντίθετα κτίρια με μη συμμετρική κάτοψη, όταν υπόκεινται 

σε y συνιστώσα σεισμικής διέγερσης, θα υποστούν κίνηση σε δύο οριζόντιες 

διευθύνσεις (x,y) και στρέψη περί τον κατακόρυφο άξονα. 
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8.ΑΝΑΛΥΣΗ ΚΤΙΡΙΟΥ 

 

Αρχικά εξετάσθηκε η θέση που θα τοποθετηθούν οι μονωτήρες . Οι τρεις πιθανές 

θέσεις ήταν στη βάση του υπογείου, κάτω από την πλάκα οροφής του υπογείου και 

πάνω από την πλάκα οροφής του υπογείου. Η πρώτη λύση απορρίφθηκε γιατί το 

κτίριο έχει δύο υπόγεια οπότε θα έπρεπε να γίνει εκσκαφή και έργα αντιστήριξης σε 

πολύ μεγάλο βάθος, πράγμα που θα ήταν ιδιαίτερα αντιοικονομικό. Η δεύτερη 

λύση απορρίφθηκε γιατί η κάτοψη του υπογείου είναι πολύ μεγαλύτερη από την 

κάτοψη των τυπικών ορόφων, οπότε θα έπρεπε να τοποθετηθούν οι διπλάσιοι 

περίπου μονωτήρες, χωρίς να εξυπηρετούν πραγματικά την ανωδομή. Συνεπώς 

επιλέχθηκε να τοποθετηθούν οι μονωτήρες πάνω από την πλάκα οροφής του 

υπογείου. Με βάση τον Ευρωκώδικα 8 πρέπει να υπάρχει δύσκαμπτο διάφραγμα 

άνω και κάτω από την επιφάνεια της μόνωσης. Για το λόγο αυτό πάνω από τους 

μονωτήρες σκυροδετείται πλάκα πάχους 50cm. Το ύψος του ορόφου ήταν 3,6m, 

επομένως με την τοποθέτηση της πλάκας πάχους h=0,5m και των μονωτήρων 

ύψους 0,5m , το ελεύθερο ύψος ορόφου έγινε 2,6m, που είναι σύμφωνο με τον 

κανονισμό. Οι μονωτήρες τοποθετήθηκαν κάτω από όλα τα υποστυλώματα, εκτός 

από τα 4 υποστυλώματα του ανελκυστήρα. Η κατασκευή πλέον θα συμπεριφέρεται 

ελαστικά και μόνο οι σεισμικοί μονωτήρες θα εμφανίζουν ανελαστική 

συμπεριφορά. 

8.1 Μέθοδος Ισοδύναμου Μονοβαθμίου Συστήματος 
Για τον προκαταρκτικό σχεδιασμό των μονωτήρων LRB που θα τοποθετηθούν στο 

κτίριο χρησιμοποιείται η μέθοδος του Ισοδύναμου Μονοβάθμιου Συστήματος ή 

όπως αλλιώς λέγεται με βάση τον Ευρωκώδικα 8,η Απλοποιημένη Γραμμική 

Ανάλυση. Επειδή το συγκεκριμένο κτίριο δεν είναι κανονικό σε κάτοψη ούτε 

συμμετρικό, η μέθοδος του Ισοδύναμου Μονοβάθμιου Συστήματος δεν επαρκεί για 

τη διαστασιολόγηση των μονωτήρων, αλλά χρησιμοποιείται μόνο για μια 

προκαταρκτική διαστασιολόγηση τους. 

Με βάση αυτή την ανάλυση, η δυναμική απόκριση του σεισμικά μονωμένου κτιρίου 

προσομοιώνεται με έναν απλό μονοβάθμιο ταλαντωτή που έχει μάζα τη μάζα της 

ανωδομής, δυσκαμψία τη συνολική δυσκαμψία των μονωτήρων και υστερητική 

απόσβεση αυτή που δίνουν οι μονωτήρες. Η υποδομή θεωρείται απαραμόρφωτη, 

ενώ η ανωδομή θεωρούμε ότι μετακινείται σαν στερεό σώμα και παραμένει στην 

ελαστική περιοχή. Το σύστημα αυτό επιλύεται σαν γραμμικό με ισοδύναμη 

απόσβεση ξeff και ισοδύναμη δυσκαμψία Keff. 

Η μάζα λαμβάνεται από το συνδυασμό: 

G+0,3Q 

όπου G όλες τα μόνιμα και πρόσθετα μόνιμα φορτία και Q τα ωφέλιμα. 

Τα Keff,ξeff του συστήματος μόνωσης εξαρτώνται προφανώς από τις μηχανικές 

ιδιότητες των μονωτήρων (δηλαδή του ελαστομερούς και του μολύβδου) και από τη 
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γεωμετρία τους (διάμετρος ελαστομερούς, διάμετρος μολύβδου, αριθμός 

στρώσεων και πάχος στρώσεων ελαστομερούς αλλά και των χαλύβδινων 

ελασμάτων). 

Από την ιδιομορφική ανάλυση του κτιρίου με τη συμβατική στήριξη στη βάση, 

προέκυψε ότι η θεμελιώδης ιδιοπερίοδός του είναι Tf=1,15s. 

Πίνακας 1. Αποτελέσματα ιδιομορφικής ανάλυσης για το κτίριο με τις συμβατικές 

στηρίξεις στη βάση του. Η θεμελιώδης ιδιοπερίοδος είναι 1,15sec. 

 

 

Αρχικά το κτίριο φορτίστηκε με τον συνδυασμό φόρτισης της οριακής κατάστασης 

αστοχίας. Τότε παρατηρήθηκε μεγάλη διαφορά στο κατακόρυφο φορτίο που 

καλείται να παραλάβει κάθε μονωτήρας. Για το λόγο αυτό αποφασίστηκε να 

χρησιμοποιηθούν τρεις μονωτήρες διαφορετικών διαστάσεων. 
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Πίνακας 2.  Είδος μονωτήρων σε κάθε στάθμη 

 

 

Παρακάτω παρατίθενται τα ειδικά προγραμματισμένα φύλλα excel, τα οποία 

συμπληρώθηκαν χρησιμοποιώντας τους τύπους και ακολουθώντας την 

επαναληπτική διαδικασία που αναλύθηκε στην παράγραφο . Παρατηρήθηκε ότι η 

σύγκλιση των μετακινήσεων επιτεύχθηκε σχετικά γρήγορα. Η υστερητική 

συμπεριφορά των LRB που επιλέγονται με τη μέθοδο μονοβάθμιου συστήματος 

αναπτύσσεται σε ειδικά προγραμματισμένο φύλλο excel που παρατίθεται 

παρακάτω. Εκεί απεικονίζεται και ο βρόχος υστέρησης του μονωτήρα που έχει 

επιλεχθεί. 
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ΕΛΕΓΧΟΙ ΓΙΑ ΤΑ ΣΤΑΤΙΚΑ ΦΟΡΤΙΑ 

Από τους συνδυασμούς αστοχίας και λειτουργικότητας επιλέγεται ο δυσμενέστερος 

και γι’αυτόν ελέγχονται οι μονωτήρες.  

Μονωτήρας 1 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =700mm-2∙10mm=680mm 

Ο συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 680
13,08

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
2' 68

3630
4 4

r

D
A cm

  
    

Η δυσμενέστερη φόρτιση του μονωτήρα προκύπτει από τον συνδυαμό αστοχίας και 

είναι: ,max 3505,81zdF KN  

Η ανηγμένη ονομαστική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,max

,

1,5 1,5 3505,81
1,58

0,07 3630 13,08

zd

c d

r

F

GA S



  

 
 

Η διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

, 0q d   

Η μέγιστη παραμόρφωση σχεδιασμού είναι: 

, , , 1,58t d c d q d      

Ισχύει: 

, 1q d   

, 1,58 7t d    

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

,max

2 2

2 ' 3505,81 2 68 0,07 13,08
0,97 1,06

3 3630 3 30 1,3

zd

r ri

F D GS KN KN

A t cm cm

  
    

  
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Ο έλεγχος των πλακών ενίσχυσης γίνεται για τα φορτία σχεδιασμού κατά την οριακή 

κατάσταση λειτουργικότητας. 

1 2
,min

1,3 ( ) 1,3 2535,23 (1,3 1,3) 1
0,10

3630 23,5
zd m

s

r k

F t t
t cm

A f

    
  

 
αλλά πρέπει 

να είναι μεγαλύτερο από 2 cm. 

Eπιλέγεται ts=3cm>2cm 

 

Μονωτήρας 2 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =600mm-2∙10mm=580mm 

Ο συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 580
11,15

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
2' 58

2642
4 4

r

D
A cm

  
    

Η δυσμενέστερη φόρτιση του μονωτήρα προκύπτει για την οριακή κατάσταση 

αστοχίας: ,max 1592,74zdF KN  

Η ανηγμένη ονομαστική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,max

,

1,5 1,5 1592,74
1,158

0,07 2642 11,15

zd

c d

r

F

GA S



  

 
 

Η διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

, 0q d   

Η μέγιστη παραμόρφωση σχεδιασμού είναι: 

, , , 1,158t d c d q d      

Ισχύει: 

, 1q d   

, 1,158 7t d    
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ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

,max

2 2

2 ' 1592,74 2 58 0,07 11,15
0,60 0,78

3 2642 3 30 1,3

zd

r ri

F D GS KN KN

A t cm cm

  
    

  
 

Ο έλεγχος των πλακών ενίσχυσης γίνεται για τα φορτία σχεδιασμού κατά την οριακή 

κατάσταση λειτουργικότητας. 

1 2
,min

1,3 ( ) 1,3 1151,12 (1,3 1,3) 1
0,06

2642 23,5
zd m

s

r k

F t t
t cm

A f

    
  

 
αλλά πρέπει να 

είναι μεγαλύτερο από 2 cm. 

Eπιλέγεται ts=3cm>2cm 

 

Μονωτήρας 3 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =480mm-2∙10mm=460mm 

Ο συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 460
8,85

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
2' 46

1662
4 4

r

D
A cm

  
    

Η δυσμενέστερη φόρτιση του μονωτήρα προκύπτει για τον συνδυασμό αστοχίας : 

,max 688zdF KN  

Η ανηγμένη ονομαστική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,max

,

1,5 1,5 688
1

0,07 1662 8,85

zd

c d

r

F

GA S



  

 
 

Η διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

, 0q d   

Η μέγιστη παραμόρφωση σχεδιασμού είναι: 

, , , 1t d c d q d      
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Ισχύει: 

, 1q d   

, 1 7t d    

 

 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

,max

2 2

2 ' 688 2 46 0,07 8,85
0,41 0,49

3 1662 3 30 1,3

zd

r ri

F D GS KN KN

A t cm cm

  
    

  
 

Ο έλεγχος των πλακών ενίσχυσης γίνεται για τα φορτία σχεδιασμού κατά την οριακή 

κατάσταση λειτουργικότητας. 

1 2
,min

1,3 ( ) 1,3 497,91 (1,3 1,3) 1
0,04

1662 23,5
zd m

s

r k

F t t
t cm

A f

    
  

 
αλλά πρέπει να 

είναι μεγαλύτερο από 2 cm. 

Eπιλέγεται ts=3cm>2cm 

 

 

 

ΕΛΕΓΧΟΙ ΓΙΑ ΤΟ ΜΟΝΟΒΑΘΜΙΟ 

 

Μονωτήρας 1 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =700mm-2∙10mm=680mm 

O συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 680
13,08

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η μετακίνηση σχεδιασμού του μονωτήρα λαμβάνεται 50% μεγαλύτερη για λόγους 

ασφάλειας. 

1,5 1,5 92,41 138,6ed dcd d mm      

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,73 sin2,73) 680

10 0,269
4 4

r

D
A m

     
     
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Όπου 2arccos( / ') 2arccos(138,6 / 680) 2,731edd D     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση είναι: 

 

3

2

3116
10 11,56

0,27
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

138,6
0,355

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 11,56
1,722

13,08 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με το άθροισμα των δύο 

παραπάνω: 

, , , 0,355 1,722 2,08b d s d c d        

Επομένως: 

 
,

,

7
2,08 6,087

1,15

u k

b d

m





          ΟΚ 

 

 , 0,355 2s d                                              ΟΚ 

 

Επιπλέον, για να εξασφαλίζεται η ευστάθεια του μονωτήρα, πρέπει να 

ικανοποιείται τουλάχιστον ένα από τα ακόλουθα κριτήρια: 

' 4 riD t                         ή                        
2 '

3
e b

ri

D
G S

t
   


 

Στην προκειμένη περίπτωση: 

' 680 4 4 13 30 1560riD mm t mm                          NOT OK 

 

2 ' 2 680
11,56 1,1 0,7 13,08 11,7

3 3 13 30
e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
   OΚ 
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Μονωτήρας 2 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =600mm-2∙10mm=580mm 

Ο συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 580
11,15

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η μετακίνηση σχεδιασμού του μονωτήρα λαμβάνεται 50% μεγαλύτερη για λόγους 

ασφάλειας.  

1,5 1,5 92,41 138,6ed dcd d mm      

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,658 sin2,658) 580

10 0,184
4 4

r

D
A m

     
     

Όπου 2arccos( / ') 2arccos(138,6 / 580) 2,658edd D     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση δίνεται από τον συνδυασμό για την οριακή κατάσταση 

αστοχίας και είναι: 

3

2

1268,45
10 7

0,185
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

138,6
0,355

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 7
1,20

11,15 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με το άθροισμα των δύο 

παραπάνω: 

, , , 0,355 1,2 1,555b d s d c d        
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ΕΛΕΓΧΟΙ 

Επομένως: 

 
,

,

7
1,555 6,087

1,15

u k

b d

m





            ΟΚ 

 

 , 0,355 2s d                                                   ΟΚ 

 

Επιπλέον, για να εξασφαλίζεται η ευστάθεια του μονωτήρα, πρέπει να 

ικανοποιείται τουλάχιστον ένα από τα ακόλουθα κριτήρια: 

' 4 riD t                        ή                     
2 '

3
e b

ri

D
G S

t
   


 

Στην προκειμένη περίπτωση: 

 

' 580 4 4 13 30 1560riD mm t mm                       NOT OK 

  
2 ' 2 580

7 1,1 0,7 11,15 8,52
3 3 13 30

e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
  OK 

 

 

Μονωτήρας 3 

D’=D-2(πλευρική επικάλυψη των ελασμάτων) =480mm-2∙10mm=460mm 

O συντελεστής σχήματος του μονωτήρα είναι: 

' 460
8,85

4 4 13
ri

D mm
S

t mm
  


 

Η μετακίνηση σχεδιασμού του μονωτήρα λαμβάνεται 50% μεγαλύτερη για λόγους 

ασφάλειας. 

1,5 1,5 92,41 138,6ed dcd d mm      

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,5294 sin2,5294) 460

10 0,103
4 4

r

D
A m

     
   

 

Όπου  2arccos( / ') 2arccos(138,6 / 460) 2,5294edd D     
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Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση δίνεται από τον συνδυασμό για την οριακή κατάσταση 

αστοχίας και είναι: 

3

2

423,93
10 4,1

0,103
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

138,6
0,355

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 4,1
0,903

8,85 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με το άθροισμα των δύο 

παραπάνω: 

, , , 0,355 0,903 1,258b d s d c d        

Επομένως: 

  
,

,

7
1,258 6,087

1,15

u k

b d

m





                         ΟΚ 

 

 , 0,355 2s d                                                                ΟΚ 

Επιπλέον, για να εξασφαλίζεται η ευστάθεια του μονωτήρα, πρέπει να 

ικανοποιείται τουλάχιστον ένα από τα ακόλουθα κριτήρια: 

' 4 riD t                       ή                     
2 '

3
e b

ri

D
G S

t
   


 

Στην προκειμένη περίπτωση: 

 

  ' 460 4 4 13 30 1560riD mm t mm                              NOT OK 

  
2 ' 2 460

4,1 1,1 0,7 8,85 5,4
3 3 13 30

e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
       OK 
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8.2 ΦΑΣΜΑΤΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
Από τη φασματική ανάλυση του κτιρίου προκύπτουν οι παρακάτω ιδιομορφές. 

Πίνακας 3. Αποτελέσματα ιδιομορφικής ανάλυσης για το σεισμικά μονωμένο κτίριο. 

Η θεμελιώδης ιδιοπερίοδος είναι 2,15 sec. 

 

 

Παρατηρούμε ότι οι 2 πρώτες ιδιομορφές είναι σχεδόν ίδιες.Σε αυτές τις δύο 

πρώτες ιδιομορφές του μονωμένου κτιρίου, ο μονωτήρας υφίσταται παραμόρφωση 

αλλά το κτίριο στην ουσία συμπεριφέρεται σαν άκαμπτο. Αυτές οι 2 αποκαλούνται 

ιδιομορφές μόνωσης. Οι άλλες ιδιομορφές περιλαμβάνουν παραμόρφωση τόσο της 

κατασκευής όσο και του συστήματος μόνωσης. Αυτές οι ιδιομορφές αποκαλούνται 

ιδιομορφές της κατασκευής. 

Είναι εμφανές ότι το σύστημα μόνωσης έχει μεγάλη επιρροή στις ιδιοπεριόδους των 

2 πρώτων ιδιομορφών αλλά μειούμενη επιρροή στις περιόδους των ανώτερων 

ιδιομορφών. Σε αυτές τις ανώτερες ιδιομορφές η κίνηση της μάζας της βάσης 

μειώνεται σε σχέση με τις κινήσεις της κατασκευής  και η μάζα της βάσης λειτουργεί 

στην ουσία σαν πακτωμένη βάση. [5] 
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                      Εικόνα 8.5. Πρώτη ιδιομορφή: μεταφορική κατά y 

 

 

Εικόνα 8.6. Δεύτερη ιδιομορφή: μεταφορική κατά x  
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 Εικόνα 8.7. Τρίτη ιδιομορφή: στροφή κατά z 

 

Για τη φασματική ανάλυση θα κατασκευαστεί τροποποιημένο φάσμα σχεδιασμού 

για τις ιδιοπεριόδους που είναι μεγαλύτερες από 0,8Τeff, , έτσι ώστε να ληφθεί 

υπόψη η αυξημένη απόσβεση λόγω του συστήματος μόνωσης. Το τροποποιημένο 

φάσμα σχεδιασμού που εισήχθη στο sap2000 είναι το παρακάτω. 
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Εικόνα 8.8. Τροποποιημένο ελαστικό φάσμα σχεδιασμού για το μοντέλο με σεισμική 
μόνωση από εφέδρανα μολύβδου (q=1, ξ=16,1%). Η μέγιστη επιτάχυνση είναι 
4,5m/sec2. 

 

Παρατηρούμε ότι δημιουργείται ένα σκαλοπάτι την Τ=1,7sec. Αυτό συμβαίνει γιατί 

όπως προαναφέρθηκε, στις ιδιομορφές με ιδιοπερίοδο μεγαλύτερη από 0,8Τeff 

αντιστοιχεί το αυξημένο ξ λόγω των μονωτήρων. Αυτές που έχουν μικρότερη 

ιδιοπερίοδο αντιστοιχούν σε ξ=5%. 

Μονωτήρας 1 

Υπενθυμίζεται ότι ο μονωτήρας 1 έχει: 

D’=680mm 

S=13,08 

Η φασματική ανάλυση δίνει δυσμενέστερη μετακίνηση σχεδιασμού μονωτήρα: 

, 1,5 1,5 83 124,5ed x dcd d mm      

, 1,5 1,5 30,6 45,9ed y dcd d mm      

2 2 2 2

, , 124,5 45,9 132,7ed ed x ed yd d d mm      
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Οπότε: 

2arccos( / ') 2arccos(132,7 / 680) 2,7488edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,7488 sin2,7488) 680

10 0,274
4 4

r

D
A m

     
     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

3116
10 11,4

0,274
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

132,7
0,34

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 11,4
1,70

13,08 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφών είναι: 

2 2
3

,

68 0,607
10 0,0277

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 2 2 2 20,51 0,33 0,607
x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,34 1,70 0,0277 2,068b d s d c d d           

ΕΛΕΓΧΟΙ 

  
,

,

7
2,068 6,087

1,15

u k

b d

m





                ΟΚ 

 

  , 0,34 2s d                                                       ΟΚ 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

' 680 4 4 13 30 1560riD mm t mm               NOT OK 

2 ' 2 680
11,4 1,1 0,7 13,08 11,7

3 3 13 30
e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
   OK 
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Μονωτήρας 2 

Υπενθυμίζεται: 

D’=580mm 

S=11,15 

, 1,5 1,5 83 124,5ed x dcd d mm      

, 1,5 1,5 30,6 45,9ed y dcd d mm      

2 2 2 2

, , 124,5 45,9 132,7ed ed x ed yd d d mm      

2arccos( / ') 2arccos(132,7 / 580) 2,68edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,68 sin2,68) 580

10 0,188
4 4

r

D
A m

     
     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

1268,45
10 6,75

0,188
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

132,7
0,34

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 6,75
1,179

11,15 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφών είναι: 

2 2
3

,

58 1,314
10 0,0436

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 
2 2 2 21,31 0,1 1,314

x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,34 1,179 0,0436 1,563b d s d c d d           
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ΕΛΕΓΧΟΙ 

  
,

,

7
1,563 6,087

1,15

u k

b d

m





                      ΟΚ 

 

 , 0,34 2s d                                                             ΟΚ 

 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

 ' 580 4 4 13 30 1560riD mm t mm               NOT OK 

 
2 ' 2 580

6,75 1,1 0,7 11,15 8,52
3 3 13 30

e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
   ΟΚ 

Μονωτήρας 3 

Υπενθυμίζεται: 

D’=430mm 

S=8,85 

, 1,5 1,5 83 124,5ed x dcd d mm      

, 1,5 1,5 30,6 45,9ed y dcd d mm      

2 2 2 2

, , 124,5 45,9 132,7ed ed x ed yd d d mm      

2arccos( / ') 2arccos(132,7 / 460) 2,5563edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,5563 sin2,5563) 460

10 0,106
4 4

r

D
A m

     
     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

423,93
10 4

0,106
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

132,7
0,34

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 
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,

1,5 1,5 4
0,88

8,85 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

2 2
3

,

46 1
10 0,0209

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 
2 2 2 20,98 0,19 1

x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,34 0,88 0,0209 1,241b d s d c d d           

 

ΕΛΕΓΧΟΙ 

 
,

,

7
1,241 6,087

1,15

u k

b d

m





     

 , 0,34 2s d    

 

 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

  ' 440 4 4 13 30 1560riD mm t mm                NOT OK 

2 ' 2 460
4 1,4 0,7 8,85 5,4

3 3 13 30
e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
  OK 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



81 
 

8.3 ΜΗ ΓΡΑΜΜΙΚΗ ΑΝΑΛΥΣΗ 
Με τη βοήθεια του προγράμματος seismoartiff δημιουργήθηκαν  τεχνητά φάσματα 

σχεδιασμού. Παρακάτω παρουσιάζονται τα 7 τεχνητά φάσματα και η σχέση τους με 

το φάσμα του Ευρωκώδικα. 
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Οι χρονοϊστορίες που εισήχθηκαν στο SAP2000 φαίνονται παρακάτω. Oι 

χρονοϊστορίες αυτές ταιριάζουν με το ελαστικό φάσμα σχεδιασμού που 

χρησιμοποιήθηκε στη φασματική ανάλυση. Παρουσιάζουν απόκλιση μέχρι 10%. 
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ΧΡΟΝΟΪΣΤΟΡΙΑ 

Μονωτήρας 1 

 

Υπενθυμίζεται ότι ο μονωτήρας 1 έχει: 

D’=680mm 

S=13,08 

Η μη γραμμική ανάλυση χρονοϊστορίας  δίνει δυσμενέστερη μετακίνηση 

σχεδιασμού μονωτήρα : 

1,5 1,5 53 79,5ed dcd d mm      

Οπότε: 

2arccos( / ') 2arccos(79,5 / 680) 2,907edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,907 sin2,907) 680

10 0,309
4 4

r

D
A m

     
     
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Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

3338
10 10,8

0,309
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

79,5
0,204

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 10,8
1,608

13,08 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφής είναι: 

2 2
3

,

68 0,422
10 0,0192

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 2 2 2 20,41 0,1 0,422
x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,204 1,608 0,0192 1,831b d s d c d d           

 

ΕΛΕΓΧΟΙ 

 
,

,

7
1,831 6,087

1,15

u k

b d

m





                        OK 

 

 , 0,204 2s d                                                                     ΟΚ 

 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

 ' 680 4 4 13 30 1560riD mm t mm                        ΝΟΤ ΟΚ 

2 ' 2 680
10,8 1,1 0,7 13,08 11,7

3 3 13 30
e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
ΟΚ 
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Μονωτήρας 2 

Υπενθυμίζεται: 

D’=580mm 

S=11,15 

1,5 1,5 53 79,5ed dcd d mm      

Οπότε: 

2arccos( / ') 2arccos(79,5 / 580) 2,8666edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,8666 sin2,8666) 460

10 0,218
4 4

r

D
A m

     
     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

1326,18
10 6,1

0,218
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

79,5
0,204

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 6,1
1,066

11,15 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφών είναι: 

2 2
3

,

58 1,38
10 0,0458

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 
2 2 2 21,38 0,04 1,38

x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,204 1,066 0,0458 1,316b d s d c d d           
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ΕΛΕΓΧΟΙ 

  
,

,

7
1,316 6,087

1,15

u k

b d

m





                                 ΟΚ 

 

 , 0,204 2s d                                                                           ΟΚ 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

' 580 4 4 13 30 1560riD mm t mm                       ΝΟΤ ΟΚ 

2 ' 2 580
6,1 1,1 0,7 11,15 8,52

3 3 13 30
e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
   ΟΚ 

 

Μονωτήρας 3 

Υπενθυμίζεται: 

D’=460mm 

S=8,85 

1,5 1,5 64 96ed dcd d mm      

Οπότε: 

2arccos( / ') 2arccos(96 / 460) 2,721edd D     

Η ελάχιστη ενεργός επιφάνεια του μονωτήρα είναι: 

2 2
6 2( sin ) ' (2,721 sin2,721) 460

10 0,122
4 4

r

D
A m

     
     

Η μέγιστη ενεργή ορθή τάση του μονωτήρα είναι: 

3

2

427,36
10 3,5

0,122
sd

e

r

N KN
MPa

A m
      

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω μετακίνησης είναι: 

,

96
0,246

13 30
ed

s d

ri

d

t
   


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Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω θλίψης είναι: 

,

1,5 1,5 3,5
0,77

8,85 0,7 1,1
e

c d

b
S G


     


 

 

Η ανηγμένη διατμητική παραμόρφωση λόγω στροφών είναι: 

2 2
3

,

46 0,78
10 0,0163

2 2 1,3 39
d

i i

D

t t



  

   
   

 

Όπου 2 2 2 20,76 0,16 0,78
x y mrad        

Η μέγιστη ισοδύναμη διατμητική παραμόρφωση ισούται με: 

, , , , 0,246 0,77 0,0163 1,032b d s d c d d           

ΕΛΕΓΧΟΙ 

 
,

,

7
1,032 6,087

1,15

u k

b d

m





                                ΟΚ 

 

   , 0,246 2s d                                                                        ΟΚ 

 

ΚΡΙΤΗΡΙΑ ΕΥΣΤΑΘΕΙΑΣ 

' 460 4 4 13 30 1560riD mm t mm                ΝΟΤ ΟΚ 

 
2 ' 2 460

3,5 1,1 0,7 8,85 5,4
3 3 13 30

e b

ri

D
MPa G S MPa

t



        

 
   ΟΚ 
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Για να ολοκληρωθεί η ανάλυση ελέγχεται και η ανωδομή. 
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Παρατηρούμε ότι οι διατομές που έχουν τοποθετηθεί στο ήδη υπάρχον κτίριο είναι πολύ 

μεγάλες. Προτείνεται μια εναλλακτική επιλογή διατομών για το σεισμικά μονωμένο κτίριο, 

για να γίνει κατανοητό το μέγεθος της οικονομίας διατομών που μπορούμε να πετύχουμε. 

 

 

 

                                              

 

 

Παρατηρείται ότι οι διατομές των δοκών και των συνδέσμων δυσκαμψίας  μειώνονται 

πολύ. Συγκεκριμένα στο συμβατικά εδραζόμενο, στη βάση του, ήταν τοποθετημένοι 

σύνδεσμοι δυσκαμψίας διατομής ΗΕΒ240 και αντικαταστάθηκαν από ΗΕΑ200. 
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9.ΣΥΓΚΡΙΤΙΚΑ ΔΙΑΓΡΑΜΜΑΤΑ 
 

 

Εικόνα 9.1 Σχετική μετακίνηση κατά  y κόμβου οροφής (317) στη στάθμη z=24,85m 

για το σεισμικά μονωμένο κτίριο για σεισμική διέγερση κατά y για απόσβεση 

ξ=16,2%. Σχετική μετακίνηση οροφής:12,7cm 

 

Εικόνα 9.2 Σχετική μετακίνηση κόμβου οροφής (317) κατά y για σεισμική διέγερση 

κατά y στο συμβατικά θεμελιωμένο κτίριο για q=1. Μέγιστη σχετική 

μετακίνηση=16cm 

 

 

Εικόνα 9.3 Συγκριτικό διάγραμμα σχετικών μετακινήσεων κορυφής σεισμικά 
μονωμένης κατασκευής και συμβατικά θεμελιωμένης κατασκευής. 
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Εικόνα 9.4  Αξονικό φορτίο του συνδέσμου δυσκαμψίας 176 (από στάθμη 8,23m ως 
στάθμη 11,33m) για σεισμική διέγερση κατά χ του σεισμικά μονωμένου κτιρίου για 
ξ=16,20%.. Μέγιστο αξονικό φορτίο:216,1KN. 

 

Εικόνα 9.5 Aξονικό φορτίο του συνδέσμου δυσκαμψίας 176 για σεισμική διέγερση 
κατά x του συμβατικά θεμελιωμένου κτιρίου με q=1. Μέγιστο αξονικό 
φορτίο:951,2KN. 

 

Εικόνα 9.6 Συγκριτικό διάγραμμα αξονικών δυνάμεων συνδέσμου δυσκαμψίας για 
σεισμικά μονωμένο κτίριο με ξ=16,2% και για συμβατικά θεμελιωμένο κτίριο με 
ξ=5% και q=1 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Όπως ήταν αναμενόμενο, παρατηρούμε ότι οι αξονικές δυνάμεις 

των συνδέσμων δυσκαμψίας στο συμβατικά θεμελιωμένο κτίριο με q=1  είναι κατά 

πολύ μεγαλύτερες(περίπου 4πλάσιες)  από αυτές στο σεισμικά μονωμένο με LRB 

(ξ=16,2%). Παρατηρούμε ότι πλέον η σεισμική διέγερση δεν προσομοιώνεται με ένα 

ανεστραμμένο τριγωνικό φορτίο αλλά σχεδόν σαν ομοιόμορφο κατανεμημένο.  
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Εικόνα 9.7 Aξονικό φορτίο του υποστυλώματος 219 (από στάθμη 8,23m ως στάθμη 
11,33m) για σεισμική διέγερση κατά χ του σεισμικά μονωμένου κτιρίου για 
ξ=16,20%. Μέγιστο αξονικό φορτίο:981,2KN. 

 

Εικόνα 9.8 Aξονικό φορτίο του υποστυλώματος 219 (από στάθμη 8,23m ως στάθμη 
11,33m) για σεισμική διέγερση κατά χ του συμβατικά θεμελιωμένου  κτιρίου για 
ξ=5%. Μέγιστο αξονικό φορτίο:2361KN. 

 

Εικόνα 9.9 Συγκριτικό διάγραμμα αξονικών δυνάμεων υποστυλώματος  για σεισμικά 
μονωμένο κτίριο με ξ=16,2% και για συμβατικά θεμελιωμένο κτίριο με ξ=5% και q=1 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Όπως ήταν αναμενόμενο, παρατηρούμε ότι οι αξονικές δυνάμεις 

στο συμβατικά θεμελιωμένο κτίριο με q=1  είναι κατά πολύ μεγαλύτερες 

(υπερδιπλάσιες) από αυτές στο σεισμικά μονωμένο με LRB (ξ=16,2%). 
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Εικόνα 9.10 Απόλυτες επιταχύνσεις κατά Y κόμβου οροφής για σεισμική διέγερση 
κατά Y του σεισμικά μονωμένου κτιρίου. Μέγιστη απόλυτη επιτάχυνση:3,3m/s2 

 

Εικόνα 9.11 Απόλυτες επιταχύνσεις κατά Y κόμβου οροφής για σεισμική διέγερση 
κατά Y του συμβατικά εδραζόμενου κτιρίου. Mέγιστη απόλυτη επιτάχυνση : 6,3m/s2 

 

Εικόνα 1.12 Συγκριτικό διάγραμμα απόλυτων επιταχύνσεων κατά Υ κόμβου οροφής 
για σεισμική διέγερση κατά Υ  του σεισμικά μονωμένου και του συμβατικά 
εδραζόμενου κτιρίου. 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Παρατηρούμε ότι η μέγιστη απόλυτη επιτάχυνση κατά Υ του κόμβου 

οροφής για σεισμική διέγερση κατά Υ της συμβατικής κατασκευής είναι περίπου 2 

φορές μεγαλύτερη από αυτή της σεισμικά μονωμένης. 
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Εικόνα 9.13 Απόλυτες επιταχύνσεις κατά Χ κόμβου οροφής για σεισμική διέγερση 
κατά Χ του σεισμικά μονωμένου κτιρίου. Mέγιστη απόλυτη επιτάχυνση : 2,1m/s2 

 

Εικόνα 9.13 Απόλυτες επιταχύνσεις κατά Χ κόμβου οροφής για σεισμική διέγερση 
κατά Χ του συμβατικά εδραζόμενου κτιρίου. Mέγιστη απόλυτη επιτάχυνση : 3,3m/s2 

 

Εικόνα 9.14 Συγκριτικό διάγραμμα απόλυτων επιταχύνσεων κατά Υ κόμβου οροφής 
για σεισμική διέγερση κατά Υ  του σεισμικά μονωμένου και του συμβατικά 
εδραζόμενου κτιρίου. 

 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Παρατηρούμε ότι η μέγιστη απόλυτη επιτάχυνση κατά Χ του κόμβου 

οροφής για σεισμική διέγερση κατά Χ της συμβατικής κατασκευής είναι περίπου 1,5 

φορές μεγαλύτερη από αυτή της σεισμικά μονωμένης. 
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Εικόνα 9.15 Απόλυτες ταχύτητες κόμβου οροφής κατά Y για σεισμική διέγερση κατά 
Y του σεισμικά μονωμένου κτιρίου. Μέγιστη απόλυτη ταχύτητα: 0,52m/s 

 

Εικόνα 9.16 Απόλυτες ταχύτητες κόμβου οροφής κατά Υ για σεισμική διέγερση κατά 
Y του συμβατικά εδραζόμενου κτιρίου. Μέγιστη απόλυτη ταχύτητα: 0,86 m/s 

 

Εικόνα 9.17 Συγκριτικό διάγραμμα απόλυτων ταχυτήτων κατά Υ κόμβου οροφής για 
σεισμική διέγερση κατά Υ  του σεισμικά μονωμένου και του συμβατικά εδραζόμενου 
κτιρίου. 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Παρατηρούμε ότι η μέγιστη απόλυτη ταχύτητα κατά Υ του κόμβου 

οροφής για σεισμική διέγερση κατά Υ της συμβατικής κατασκευής είναι 1,5 με 2 

φορές μεγαλύτερη από αυτή της σεισμικά μονωμένης. 
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Εικόνα 9.18 Απόλυτες ταχύτητες κόμβου οροφής κατά Χ για σεισμική διέγερση κατά 
Χ του σεισμικά μονωμένου κτιρίου. Μέγιστη απόλυτη ταχύτητα: 0,34m/s 

 

Εικόνα 9.19 Απόλυτες ταχύτητες κόμβου οροφής κατά Χ για σεισμική διέγερση κατά 
Χ του συμβατικά εδραζόμενου κτιρίου. Μέγιστη απόλυτη ταχύτητα: 0,42m/s 

 

Εικόνα 9.20 Συγκριτικό διάγραμμα απόλυτων ταχυτήτων κατά X κόμβου οροφής για 
σεισμική διέγερση κατά X  του σεισμικά μονωμένου και του συμβατικά εδραζόμενου 
κτιρίου. 

ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑ: Παρατηρούμε ότι η μέγιστη απόλυτη ταχύτητα κατά Χ του κόμβου 

οροφής για σεισμική διέγερση κατά Χ της συμβατικής κατασκευής είναι 1,5 περίπου 

φορές μεγαλύτερη από αυτή της σεισμικά μονωμένης. 
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Εικόνα 9.21 Drifts κατά Χ                            Εικόνα 9.22 Drifts κατά Υ 
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10.ΠΡΟΣΟΜΟΙΩΣΗ ΓΙΑ ΤΗΝ ΑΝΑΛΥΣΗ ΤΟΥ ΚΤΙΡΙΟΥ ΜΕ ΤΟ SAP2000 
 

Αρχικά δημιουργήθηκε το προσομοίωμα του ήδη υπάρχοντος πακτωμένου κτιρίου. 

Στο sap200 επιλέχθηκε να εισαχθεί ο φορέας όσο το δυνατόν απλούστερος, δηλαδή 

μόνο τα υποστυλώματα, οι κύριες δοκοί και τα χιαστί. 

1.Καταρχήν ορίζονται τα υλικά που έχουν χρησιμοποιηθεί στο κτίριο. Στην 

προκειμένη περίπτωση ορίζεται χάλυβας S355, μέσω της εντολής  

Define-Material-Add new material 

 

2.Στη συνέχεια ορίζονται οι διατομές που έχουν χρησιμοποιηθεί για κάθε μέλος του 

φορέα, οι οποίες είναι HEA και HEB, μέσω της εντολής  

Define-Section Properties- Frame sections -Import New Property                  και 

επιλογή από τη λίστα Euro 
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3.Ακολουθεί ο σχεδιασμός του φορέα με τις κατάλληλες εντολές του 

προγράμματος.  Για να απελευθερωθούν οι ροπές στα άκρα όλων των συνδέσμων 

δυσκαμψίας, επιλέγονται όλοι οι σύνδεσμοι δυσκαμψίας και μετά 

Assign-Frame-Releases/Partial fixity 

 

 

Παρατηρείται ότι το ένα χιαστί συνεχίζει από άκρη σε άκρη, ενώ το άλλο 

διακόπτεται και αποτελείται από δύο μέρη. Αυτό αντικατοπτρίζει τον τρόπο με τον 

οποίο σταδιακά κοχλιώνονται τα χιαστί. 
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4. Ύστερα, ομαδοποιούνται τα στοιχεία του φορέα, για την μετέπειτα διευκόλυνση 

του χρήστη, με την εντολή  

Define-Groups 

 

5.Μετά επιλέγονται ορισμένα υποστυλώματα και γίνεται στροφή του τοπικού τους 

άξονα κατά 900. 

Assign-Frame-Local Axis 
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6. Οι συνδέσεις δοκών υποστυλωμάτων είναι συνδέσεις τέμνουσας και η πλευρική 

ευστάθεια του φορέα εξασφαλίζεται με κατακόρυφους κεντρικούς και έκκεντρους 

συνδέσμους δυσκαμψίας. Οι στηρίξεις στη βάση του φορέα είναι αρθρώσεις και 

ορίζονται με την εντολή 

Assign-Joint-Restraints 

 

7. Πρέπει να οριστεί η διαφραγματική λειτουργία κάθε ορόφου, δηλαδή η εξάρτηση 

των μετακινήσεων κάθε κόμβου του από ένα σημείο. Επιλέγονται αρχικά όλοι οι 

κόμβοι κάθε ορόφου, όπου κανονικά θα έπρεπε να υπάρχει σκυρόδεμα και μετά 

χρησιμοποιείται η εντολή 

Define-Joint Constraints-Add new constraint(diaphragm)- Z axis 
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8. Για τη δημιουργία πεπερασμένων στοιχείων σε μια δοκό επιλέγεται η δοκός και 

μετά 

Assign-Frame-Automatic Frame Mesh 
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9.Ορίζονται τα φορτία που θα επιβληθούν στο φορέα. Εδώ να σημειωθεί πως 

βρέθηκαν οι επιφάνειες επιρροής κάθε δοκού, διαδικασία ιδιαίτερα χρονοβόρα 

λόγω της πολυπλοκότητας της γεωμετρίας του φορέα. Στη συνέχεια αφού οριστούν 

οι φορτίσεις που θα χρησιμοποιηθούν επιλέγεται κάθε δοκός και γίνεται η 

εφαρμογή των φορτίων.  

Define-Load cases 

 

 

Assign-Frame Loads-Distributed 
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10. Μετά την επιβολή των μόνιμων, των πρόσθετων μόνιμων και των κινητών 

φορτίων, ακολουθεί η επιβολή των σεισμικών φορτίων (QUAKEX, QUAKEY). 

Ορίζεται το φάσμα σχεδιασμού του σεισμού, σύμφωνα με τον Ευρωκώδικα 8, και 

όλες οι παράμετροι, επιτάχυνση του σεισμού ag, τύπος εδάφους και συντελεστής 

εδάφους S. Στην συνέχεια ορίσαμε τα φορτία QUAKEX, QUAKEY κατά τη διεύθυνση 

x και y αντίστοιχα. Αγνοείται η κατακόρυφη συνιστώσα του σεισμού. Για την 

ανάλυση επιλέχθηκε η Δυναμική Φασματική Μέθοδος, η οποία περιλαμβάνει 

πλήρη ιδιομορφική ανάλυση. Στη δυναμική ανάλυση προσδιορίστηκαν οι 

ιδιομορφές με αύξουσα τιμή της ιδιοσυχνότητας. Οι ιδιομορφές είναι ανεξάρτητες 

της φόρτισης και εξαρτώνται μόνο από τα μητρώα της μάζας m και της δυσκαμψίας 

Κ. Επιλέχθηκε η χρήση 100 ιδιομορφών, έτσι έστω το άθροισμα των δρώσων 

ιδιομορφικών μαζών να ξεπερνά το 90% της ταλαντούμενης μάζας της κτιρίου. 

Επειδή η χρήση των φασμάτων κατά x και κατά y δίνει μέγιστες τιμές, οι οποίες 

προφανώς δεν συμβαίνουν ταυτόχρονα, ο συνδυασμός της συμμετοχής των 

ιδιομορφών γίνεται είτε με SRSS είτε με CQC. 

Define-Function Response Spectrum -> From File 

 

Για να ορισθούν οι δύο συνιστώσες της σεισμικής διέγερσης: 

Define-Load Cases- Add New Load Case-Load case type-Response Spectrum 
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Για να ορισθεί ο αριθμός των ιδιομορφών που θα ληφθούν υπόψη στην δυναμική 

ανάλυση: 

Define- Load Cases- Add New Load Case-Load case type-Modal 

 

11.Ορίζουμε τη μάζα του ταλαντούμενου κτιρίου, που θα ληφθεί θπόψη στη 

δυναμική ανάλυση. Οπώς έχει αναφερθεί, για να λάβει υπόψη το πρόγραμμα το 

σεισμό πρέπει να οριστεί η μάζα. Ο συνδυασμός προσδιορισμού της μάζας της 

ανωδομής δίνεται από : 

G+0,3Q 

όπου G τα μόνιμα και τα πρόσθετα μόνιμα φορτία και Q τα κινητά. 

Define-Mass Source-Specified Load Patterns 
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12. Ο φορέας είναι πλέον έτοιμος για ανάλυση. 

Analyze-Set Analysis Options-Space Frame 

 

Analyze-Run Analysis 

Παρατηρώ ότι η θεμελιώδης ιδιοπερίοδος του κτιρίου είναι Τ=1,1s. 

13)Στο προσομοίωμα πρέπει να εισαχθούν τώρα οι μονωτήρες με την εντολή: 

Define-Section Properties-Link/Support Properties-Add New Property 
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Draw-Draw 2 Joint Link 

Assign-Link/Support Property 

Για να προσομοιώσω το δύσκαμπτο διάφραγμα πάνω από τους μονωτήρες και να 

επιβάλλω τη διαφραγματική λειτουργία του, ορίζω και νέο διάφραγμα. 
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14) Στο sap2000 πρέπει να εισαχθούν τώρα το τροποποιημένο φάσμα απόκρισης 

και οι χρονοϊστορίες. Όταν επιβάλλεται στην κατασκευή μια χρονοϊστορία, 

ασκούνται την ίδια στιγμή τα φορτία G+0,3Q. Αυτή η φόρτιση πρέπει να θεωρηθεί 

ως αρχική κατάσταση του φορέα και συνυπάρχουσα κατά την επιβολή της 

χρονοϊστορίας. Αυτό συμβαίνει γιατί στην μη γραμμική ανάλυση δεν μπορώ να 

αθροίσω τα φορτία, όπως πριν. 

 

 

Πρέπει να τονισθεί ότι η απόσβεση ορίστηκε κατά Rayleigh, δηλαδή ανάλογα με τη 

μάζα και τη δυσκαμψία σε κάθε ιδιομορφή. 
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ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑΤΑ 

  Από τη συγκριτική μελέτη της συμπεριφοράς της συμβατικής και της σεισμικά 

μονωμένης κατασκευής, βγήκαν ορισμένα πολύ σημαντικά συμπεράσματα. 

1) Στη σεισμικά μονωμένη κατασκευή τα εντατικά μεγέθη των μελών του 

φορέα είναι κατά πολύ μικρότερα από αυτά στη συμβατική κατασκευή όταν 

αυτή σχεδιάζεται για q=1. Αυτό επιτρέπει τη χρησιμοποίηση μικρών 

διατομών  (οικονομικότητα). 

2) Στη σεισμικά μονωμένη κατασκευή οι σχετικές μετακινήσεις είναι 

μικρότερες από αυτές στη συμβατική. Μεγάλο κέρδος από αυτό είναι ότι ο 

μη φέρων οργανισμός καταπονείται λιγότερο και προστατεύεται και το 

περιεχόμενο του κτιρίου καθώς και οι άνθρωποι από πτώσεις αντικειμένων. 

3) Η σεισμικά μονωμένη κατασκευή σχεδιάζεται για q=1. Συνεπώς η ανωδομή 

δεν υφίσταται βλάβες κατά το σεισμό. Εδώ πρέπει να τονισθεί ότι αυτές οι 

βλάβες είναι είτε πολύ δαπανηρές είτε μη επισκευάσιμες. 
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