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ΠΕΡΙΛΗΨΗ : ∆ιερευνάται η αποτελεσµατικότητα µιας νέας προσέγγισης στον αντισεισµικό 
σχεδιασµό θεµελιώσεων: εσκεµµένη υπο-διαστασιολόγηση µε στόχο την ενεργοποίηση (1) του 
ανασηκώµατος και (2) της φέρουσας ικανότητας του εδάφους. Επιδιώκεται έτσι ο περιορισµός της 
αδρανειακής επιπόνησης που µεταφέρεται στην ανωδοµή και η δηµιουργία «πλαστικής 
άρθρωσης» στην διεπιφάνεια θεµελίου–εδάφους. Προς τον σκοπό αυτόν διενεργούνται δυναµικές 
αριθµητικές αναλύσεις πεπερασµένων στοιχείων αποδεικνύοντας ότι όταν η σεισµική ένταση 
ξεπερνά την αντοχή σχεδιασµού της κατασκευής, η προτεινόµενη προσέγγιση εξασφαλίζει αρκετά 
ευνοϊκότερη µεταπλαστική συµπεριφορά: σηµαντικές µεν βλάβες αλλά αποφυγή καταρρεύσεως. 
 
ABSTRACT : The paper explores the effectiveness of a new approach for the earthquake design 
of foundations: intentional under-design of the foundation in order to activate the mechanism of 
uplifting and mobilization of the soil bearing capacity. Hence, a “plastic hinge” will be formed in the 
foundation-soil interface thus limiting the earthquake inertia that may be transmitted to the 
superstructure. This paper presents non-linear numerical analyses of a simple frame structure 
founded on stiff clay and subjected to an ensemble of strong ground motions. The results show 
that when designed according to the new concept the frame sustains the strong shaking with 
serious damage but avoids collapse. 

 
 

1. ΕΙΣΑΓΩΓΗ 
 

Όπως είναι γνωστό, η φιλοσοφία των 
σύγχρονων αντισεισµικών Κανονισµών 
απαγορεύει τόσο την εξάντληση της φέρουσας 
ικανότητας του εδάφους όσο και την 
δυνατότητα αποκόλλησης του θεµελίου από το 
έδαφος κατά τον αντισεισµικό σχεδιασµό των 
θεµελιώσεων. Προς τούτο εισάγονται 
σηµαντικοί συντελεστές ασφαλείας έναντι των 
εν λόγω µηχανισµών αστοχίας. Εντούτοις, 
εξαιτίας του ανακυκλικού και κινηµατικού 
χαρακτήρα της σεισµικής φόρτισης, η 
ενεργοποίηση της µή-γραµµικής ανελαστικής 
απόκρισης της θεµελίωσης δεν συνιστά 
υποχρεωτικώς αστοχία υπό ισχυρή σεισµική 

ένταση (π.χ.. Richards et al. 1992). Αντιθέτως 
µάλιστα, πρόσφατες µελέτες καταδεικνύουν 
την ενδεχοµένως ευνοϊκή δράση της και 
προτείνουν µέχρι και την ενσωµάτωση 
σχετικών οδηγιών στους Κανονισµούς  
[Paolucci, 1997; Pecker, 1998; FEMA-356, 
2000; Makris & Roussos, 2000; Pecker & 
Pender, 2000; Faccioli et al., 2001; Kutter et 
al., 2003; Gazetas et al., 2003; 2007; Harden 
et al., 2006Paolucci et al., 2008; Kawashima et 
al., 2007; Gajan & Kutter, 2008; 
Anastasopoulos et al., 2010a; Chatzigogos et 
al., 2009;]. Βάσει των παραπάνω, θα ήταν 
ενδεχοµένως εφικτή η αναθεώρηση της 
υφιστάµενης φιλοσοφίας προς την κατεύθυνση 
ενός σχεδιασµού που θα επιτρέπει την 



εκδήλωση των ανωτέρω συµβατικών 
µηχανισµών αστοχίας,  εφόσον βέβαια τα 
παραγόµενα µετακινησιακά µεγέθη (στροφές 
και µετακινήσεις) διατηρούνται εντός 
αποδεκτών ορίων. 

Στο παρόν άρθρο διερευνάται η 
αποτελεσµατικότητα της εν λόγω προσέγγισης 
για την περίπτωση πλαισιωτών κατασκευών. 
Στα παραδείγµατα που εξετάζονται η µη 
γραµµική απόκριση της θεµελίωσης 
υλοποιείται µέσω του µηχανισµού του 
ανασηκώµατος. Για τον λόγο αυτόν η νέα 
αντίληψη σχεδιασµού ορίζεται ως λικνιστική 
σεισµική µόνωση. Στο Σχήµα 1 περιγράφεται 
σκαριφηµατικά η βασική ιδέα του 
προτεινόµενου αντι-συµβατικού σχεδιασµού 
συγκρίνοντας την συµπεριφορά 2 
πανοµοιότυπων πλαισίων επί µεµονωµένων  
πεδίλων σχεδιασµένων: (α) συµβατικά 
σύµφωνα µε τον ισχύοντα αντισεισµικό 
κανονισµό και (β) ακολουθώντας την 
προτεινόµενη νέα µεθοδολογία. 

Στην πρώτη περίπτωση, οι διαστάσεις των 
θεµελίων είναι τέτοιες ώστε να εξασφαλίζουν 
συνθήκες πάκτωσης των υποστυλωµάτων 
στην βάση τους, και εποµένως, η 
επιβαλλόµενη σεισµική φόρτιση µεταφράζεται 
σε δοµητική παραµόρφωση και καταπόνηση 
της ανωδοµής. Όταν η φόρτιση ξεπεράσει την 
αντοχή του υποστυλώµατος, αναµένεται η 
ανάπτυξη πλαστικής άρθρωσης στην βάση του 
(αστοχία). Αντιθέτως στην λικνιστικώς 
µονωµένη κατασκευή τα θεµέλια 
υποδιαστασεολογούνται µε αποτέλεσµα να 
ανασηκώνονται, επιτυγχάνοντας κατ’ επέκταση 
τον περιορισµό της σεισµικής έντασης που 
είναι δυνατόν να µεταδοθεί στην ανωδοµή.  

 
2. Ι∆ΙΟΤΗΤΕΣ ΤΗΣ ΚΑΤΑΣΚΕΥΗΣ 
 
2.1  Σχεδιασµός Ανωδοµής 
 
Τα χαρακτηριστικά του µελετώµενου πλαισίου 
φαίνονται στο Σχήµα 2(α). Η κατασκευή έχει 
µελετηθεί συµβατικά σύµφωνα µε τον ΕΑΚ 
2000 θεωρώντας επιτάχυνση σχεδιασµού Ad = 
0.36 g, και Συντ/στή Συµπεριφοράς q = 3.5.  

 
 
 
 
 
 
 
 

2.2  Σχεδιασµός Θεµελίωσης 

Συµβατικός Σχεδιασµός 

Προκειµένου να ικανοποιηθούν οι 
απαιτήσεις περιορισµού της εκκεντρότητας του 
ΕΑΚ 2000, η ελάχιστη διάσταση του 
τετραγωνικού θεµελίου υπολογίζεται B = 1.7 
m. Ο επιτυγχανόµενος έτσι συντελεστής 
ασφαλείας έναντι κατακόρυφων φορτιών είναι: 
SFS = 8 υπό στατικές συνθήκες και SFE = 1.93, 
υπό σεισµικές.   

Νέα Προσέγγιση 

Σύµφωνα µε την νέα προσέγγιση υιοθετείται 
διάσταση θεµελίου Β=1.40 m (βλ. επίσης  
Gelagoti et al 2010a), το οποίο εξασφαλίζει 
µεν επαρκή συντελεστή ασφαλείας υπό 
στατικές συνθήκες αλλά δεν ικανοποιεί το 
(συµβατικό) κριτήριο της εκκεντρότητας. Η 
ροπή αντοχής του εν λόγω θεµελίου είναι κατά 
50% µικρότερη αυτής του υποστυλώµατος. 

 
3. ΑΡΙΘΜΗΤΙΚΗ ΠΡΟΣΟΜΟΙΩΣΗ 

Θεωρώντας συνθήκες επίπεδης 
παραµόρφωσης, καταστρώθηκε και 
βαθµονοµήθηκε καταλλήλως (Gelagoti et al. 
2010) προσοµοίωµα πεπερασµένων στοιχείων 
(Σx. 2α) στον αριθµητικό κώδικα ABAQUS, το 
οποίο είναι σε θέση να αναπαράγει µε επιτυχία 
την συµπεριφορά θεµελίων υποβαλλοµένων 
σε λικνιστική ταλάντωση  λαµβάνοντας υπόψιν 
τόσο τις γεωµετρικές µη γραµµικότητες (π.χ. 
αποκόλληση και ανασήκωµα) όσο και τη µη 
γραµµικότητα του υλικού (Anastasopoulos et al 
2010b). Η χρονοϊστορία της επιτάχυνσης 
επιβάλλεται στους κόµβους της βάσης του 
προσοµοιώµατος, ενώ στα πλευρικά του όρια 
θεωρούνται συνθήκες ελευθέρου πεδίου 

3.1  Προσοµοίωση Εδάφους 

Το έδαφος θεωρείται στιφρή άργιλος µε αντοχή 
Su=150kPa.. Για την προσοµοίωση της 
ανακυκλικής συµπεριφοράς του εδάφους  
χρησιµοποιήθηκε το καταστατικό 
προσοµοίωµα των  Anastasopoulos et al 2010, 
το οποίο έχει εφαρµοστεί µε επιτυχία (Gelagoti 
et al 2010) για την αναπαραγωγή της 
συµπεριφοράς πλαισιωτών κατασκευών 
υποβαλλοµένων σε δυναµική φόρτιση επί 
αργιλικού εδάφους. 

3.2  Προσοµοίωση Ανωδοµής 

Χρησιµοποιείται το ίδιο καταστατικό 
προσοµοίωµα καταλλήλως τροποποιηµένο 
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Σχήµα 1. Συγκριτική απόκριση 2 πανοµοιότυπων (σε όρους ανωδοµής) πλαισιωτών κατασκευών 
επί µεµονωµένων πεδίλων  σχεδιασµένων: (α) συµβατικά σύµφωνα µε τον ισχύοντα αντισεισµικό 
κανονισµό και (β) ακολουθώντας την προτεινόµενη µεθοδολογία.  
Figure 1. (a) Conventional Capacity Design compared with (b) Rocking–Isolation Design.  
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Σχήµα 2. (α) Γεωµετρικά χαρακτηριστικά και καµπτικές ροπές αντοχής των στοιχείων της 
ανωδοµής (κατά Ε.Α.Κ 2000), (β) προσοµοίωµα πεπερασµένων στοιχείων: θεώρηση συνθηκών 
επίπεδης παραµόρφωσης, ρεαλιστική προσοµοίωση γεωµετρικών µη-γραµµικοτήτων (δυνατότητα 
ανασηκώµατος και P-δέλτα φαινόµενα), καθώς και της ανελαστικής συµπεριφοράς της ανωδοµής 
και του υποκείµενου εδάφους.  
Figure 2. (α) Geometry and member properties of the idealized typical frame structure analyzed : 
and (b) finite element model.  

 
 
 

[Gerolymos et al., 2005], ώστε να αναπαράγει 
την µή γραµµική σχέση ροπής καµπυλότητας 
µελών εξ ωπλισµένου σκυροδέµατος. Η 
µονοτονική συµπεριφορά της κάθε διατοµής 
υπολογίστηκε µε χρήση του κώδικα X-tract 
2000 [Imbsen Assoc. & Chadwell, 2004] µε 
βάση στοιχεία των [Vintzilaiou et al., 2007].   

 
 
 

4. ΑΠΟΚΡΙΣΗ ΤΟΥ ΠΛΑΙΣΙΟΥ ΣΕ ΣΤΑΤΙΚΗ 
ΦΟΡΤΙΣΗ PUSH-OVER: 

 
Στο Σχήµα 3 συγκρίνεται το αποτέλεσµα 

(καµπύλη P-δ) της ανάλυσης για το 
συµβατικώς σχεδιασµένο πλαίσιο (θεµέλιο B = 
1.7 m) και το σχεδιασµένο σύµφωνα µε την 
προτεινόµενη µεθοδολογία  (B = 1.4 m). Η 
απόκριση χωρίζεται σε τρεις διακριτές φάσεις: 
(α) στην αρχική φάση, κατά την οποία το 
πλαίσιο αποκρίνεται καµπτικώς, (β) στην 



ενδιάµεση φάση κατά την οποία η απόκριση 
είναι και καµπτική και λικνιστική (στο 
υποδιαστασεολογηµένο πλαίσιο) (γ) την τελική 
φάση στην οποία κυριαρχεί το ανασήκωµα των 
θεµελίων (για B=1.4 m). 
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Σχήµα 3. Στατική ανάλυση επιβαλόµενης 
µετακίνησης για τις 2 εναλλακτικές λύσεις 
θεµελίωσης. 
Figure 3. Static pushover response of the 
design alternatives : conventional system with 
B = 1.7 m footings, and rocking-isolation 
design with B = 1.4 m 

 
Αναλυτικότερα: Στην αρχική φάση, η 

πλαισιωτή λειτουργία της κατασκευής είναι 
εµφανής µέχρι του σηµείου της αστοχίας των 
δοκών οπότε και µεγιστοποιείται η δύναµη 
αντίδρασης P (Σηµείο Α). Στην ενδιάµεση 
φάση, τα υποστυλώµατα στο µεν συµβατικώς 
σχεδιασµένο πλαίσιο πλαστικοποιούνται 
εντόνως µέχρις πλήρους εξαντλήσεως της 
πλαστιµότητας τους, ενώ στο µη συµβατικώς 
σχεδιασµένο, οι βλάβες αποφεύγονται λόγω 
ακριβώς του ανασηκώµατος του θεµελίου, και 
του συνακόλουθου περιορισµού της 
µεταδιδόµενης έντασης στην ανωδοµή. 
Εντούτοις, επειδή η πλαισιωτή λειτουργία 
εξακολουθεί να υφίσταται, οι δοκοί 
εξακολουθούν να συσσωρεύουν 
πλαστικοποίηση µέχρι πλήρους εξαντλήσεως 
της διατιθέµενης πλαστιµότητάς τους (Σηµείο 
Β).  Μετά το σηµείο αυτό, (Τρίτη Φάση) το µεν 
συµβατικώς σχεδιασµένο πλαίσιο τείνει προς 
την κατάρρευση, το δε «λικνιστικώς 
µονωµένο», εκφυλίζεται εξιδανικευµένα σε δύο 
µονοβάθµιους ταλαντωτές κινηµατικώς µόνον 
εξαρτηµένους µεταξύ τους µέσω των δοκών (οι 
συνδέσεις των οποίων µε τα υποστυλώµατα 
έχουν εκφυλιστεί σε αρθρώσεις).  

Οι Gelagoti et al (2010), µελετώντας την 
απόκριση πλαισίων υποβαλλόµενων σε 
λικνιστική ταλάντωση έδειξαν ότι κατά την 
διάρκεια της φόρτισης τόσο το αξονικό φορτίο 

των υποστυλωµάτων όσο και ο 
µοχλοβραχίονας M/Q παρουσιάζουν 
σηµαντικές αποκλίσεις από τις αρχικές τους 
(ψευδοστατικές) τιµές µεταβάλλοντας 
αντιστοίχως την οριακή τιµή της ροπής 
αντοχής του θεµελίου και την στροφή 
ανατροπής του. Ως εκ τούτου, ο σχεδιασµός µε 
βάση την προτεινόµενη λογική θα πρέπει να 
λαµβάνει υπόψιν τις ανωτέρω διακυµάνσεις 
καθώς διακυβεύουν την αποτελεσµατικότητά 
του. 

 
5. ΣΥΓΚΡΙΣΗ ΑΠΟΚΡΙΣΗΣ ΣΕ ∆ΥΝΑΜΙΚΗ 
ΦΟΡΤΙΣΗ  

 
Τα δύο συστήµατα έχουν υποβληθεί σε 24 
χρονοϊστορίες καταγραφεισών επιταχύνσεων 
ποικίλων χαρακτηριστικών (Σχήµα 4), πολλά 
από τα οποία ξεπερνούν κατά πολύ την 
αντοχή σχεδιασµού του πλαισίου.  Αναλυτικά 
παρουσιάζονται τα αποτελέσµατα για το πλέον 
καταστροφικό σενάριο (Takatori , Ms 7.2 Kobe 
1995 earthquake-κόκκινη γραµµή). Σε σεισµό 
ήπιας έντασης (π.χ. El Centro, µπλέ γραµµή) , 
η συµπεριφορά των δύο εναλλακτικών είναι 
συγκρίσιµη, και εντός των ορίων 
λειτουργικότητας.  
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Σχήµα 4. Φάσµατα απόκρισης των 
επιταχυνσιογραφηµάτων που χρησιµο-
ποιήθηκαν κατά τις δυναµικές αναλύσεις 
Figure 4 Response Spectra of the 24 
earthquake records used as input ground 
motions for the dynamic analysis 

 

5.1  Αναλυτικό Παράδειγµα 
 
Όπως απεικονίζεται στο Σχήµα 5, το 

συµβατικώς θεµελιωµένο σύστηµα δεν είναι 
ικανό να παραλάβει την τεράστια σεισµική 
δράση και οδηγείται σταδιακά στην 
κατάρρευση. Αντιθέτως, στο θεµελιωµένο κατά 
την νέα µεθοδολογία σύστηµα, τα 



υποστυλώµατα συµπεριφέρονται ελαστικά. Τα 
υποδιαστασεολογηµένα θεµέλια αναπτύσσουν 
σηµαντική στροφή και ανασηκώνονται 
προστατεύοντας την ανωδοµή (Σχήµα 5γ), ενώ 
η καθίζηση λόγω του σεισµού είναι ασήµαντη 
(0.5 cm). Εντούτοις, παρότι η δοµητική 
αστοχία της ανωδοµής αποφεύγεται, η 
ανάπτυξη των στροφών οδηγεί σε σηµαντική 
κινηµατικού χαρακτήρα καταπόνηση. Η 
διαφορική οριζόντια µετακίνηση ισογείου-
ορόφου φτάνει τα 50cm (Σχήµα 5δ) αν και η 
παραµένουσα  τιµή της δεν ξεπερνά τα 5cm, 
αντιστοιχούσα σε λόγο διαφορικής 
µετακίνησης προς ύψος ορόφου της τάξης του 
2%. Εποµένως, αν και η δοµητική αστοχία των 
υποστυλωµάτων αποφεύγεται (παρά τη 
σφοδρότητα του σεισµού), εντούτοις οι βλάβες 
σε µη δοµικά µέλη και στις δοκούς πρέπει να 
θεωρούνται βέβαιες. 

 

6. ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑΤΑ ΚΑΙ ΣΥΓΚΕΝΤΡΩΤΙΚΑ 
ΑΠΟΤΕΛΕΣΜΑΤΑ 

 
Στο  Σχήµα 6 παρατίθενται τα 

αποτελέσµατα για όλα τα εξετασθέντα σεισµικά 
σενάρια σε όρους: (α) λόγου κατανάλωσης 
πλαστιµότητας στο ισόγειο µdemand/µcapacity , 
(β)συνολικού λόγου διαφορικής οριζόντιας 
µετακίνησης ορόφου προς ύψος ορόφου δc / h 
, (γ) διαφορικής. οριζόντιας µετακίνησης 
ορόφου λόγω κάµψης (και όχι λόγω στροφής 
θεµελίου)  δc / h 

Η απόκριση του «λικνιστικώς µονωµένου» 
συστήµατος υπερτερεί σαφώς για όλες τις 
εξετασθείσες περιπτώσεις. Όπως προκύπτει 
από τους υπολογισθέντες λόγους δc / h, οι 
βλάβες των υποστυλωµάτων  παραµένουν 
εντός των ορίων της οριακής κατάστασης 
λειτουργικότητας για τουλάχιστον το 50% από 
τις εξετασθείσες περιπτώσεις ενώ για τις 
υπόλοιπες οι βλάβες είναι εντός των ορίων 
επισκευασιµότητας [Priestley et al. (2007)]. 

Αντιθέτως, για το συµβατικώς θεµελιωµένο 
σύστηµα, στις περισσότερες περιπτώσεις οι 
βλάβες των υποστυλωµάτων είναι µή 
επισκευάσιµες. Παρότι σε όρους συνολικής 
διαφορικής  µετακίνησης (Σχήµα 6β) τα δύο 
συστήµατα φαίνεται ότι συµπεριφέρονται 
όµοια, σε όρους διαφορικής µετακίνησης λόγω 
καµπτικής καταπόνησης (Σχήµα 6γ) η 
απόκριση του υπο-διαστασεολογηµένου 
συστήµατος είναι  σαφώς ευνοϊκότερη.  

Εν κατακλείδι  συµπεραίνεται ότι η καµπτική 
καταπόνηση της ανωδοµής είναι δυνατόν να 
περιοριστεί µέσω υπο-διαστασεολόγησης των 

θεµελίων τα οποία αποκρίνονται  µη γραµµικά 
µέσω ανασηκώµατος περιορίζοντας την 
µεταδιδόµενη στα υποστυλώµατα ένταση στα 
επίπεδα της δικής τους (µικρότερης) ροπής 
αντοχής. Αν και η δοµητική αστοχία των 
υποστυλωµάτων αποφεύγεται κατ’ αυτόν τον 
τρόπο, οι στροφές των θεµελίων συνεπάγονται 
σηµαντική κινηµατική επιπόνηση και βλάβες 
στα µη δοµικά µέλη του πλαισίου κατά την 
διάρκεια ισχυρού σεισµού.  

 
7. ΕΥΧΑΡΙΣΤΙΕΣ 

 
Η παρούσα εργασία έγινε στα πλαίσια του 
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framework το οποίο χρηµατοδοτείται από το 
Πρόγραµµα του Ευρωπαϊκού Συµβουλίου 
Έρευνας “Ideas”, Support for Frontier 
Research – Advanced Grant,  under  Contract  
number  ERC-2008-AdG 228254-DARE 
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Σχήµα 5. Συγκριτική Συµπεριφορά των 2 εναλλακτικών σχεδιασµών θεµελίωσης όταν το πλαίσιο 

διεγείρεται από εξαιρετικά ισχυρό σεισµικό κραδασµό (καταγραφή Takatori, Kobe 1995): (α) 

Βρόχοι καµπτικής ροπής - καµπυλότητας στην βάση του υποστυλώµατος, (β) βρόχοι καθίζησης-

στροφής θεµελίου (w–θ) και (γ) χρονοϊστορία οριζόντιας µετακίνησης στο επίπεδο του ισογείου. 

Figure 5. Performance of the two design alternatives (conventional, B = 1.7 m ;  rocking isolation, B 

= 1.4 m) subjected to very strong seismic shaking (Takatori record), in terms of : (a) deformed FE 

mesh with superimposed plastic deformation ; (b) Column bending moment–curvature (M–c) 

response ; (c) foundation settlement–rotation (w–θ) response ; and (d) time history of ground floor 

drift δ. 
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Σχήµα 6. Απόκριση των 2 εναλλακτικών συστηµάτων θεµελίωσης ώς συνάρτηση της µέγιστης 

φασµατικής ταχύτητας SV σε όρους (α) λόγου απαιτούµενης προς διατιθέµενης καµπυλότητας 

στην βάση του υποστυλώµατος (β) παραµένουσας οριζόντιας στο επίπεδο του ισογείου, (γ) 

οριζόντιας παραµόρφωσης οφειλόµενης αποκλειστικώς σε καµπτική καταπόνηση των 

υποστυλωµάτων  

Figure 6. Comparison of the design alternatives. Plots as a function of the peak spectral velocity of 

(a) Demanded over available ductility ratio (b) residual ground floor drift ratio (c) flexural drift ratio 

of columns  
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