
 

1 
 

 

Σεισμική αναβάθμιση κτηρίου μέσω σεισμικής μόνωσης 

 
Γιαρλέλης Χρήστος1, Κουφάλης Δημήτριος2,  

Αντωνιάδης Παναγιώτης3, Ρεπαπής Κωνσταντίνος4  
 
 

ΠΕΡΙΛΗΨΗ 

Η σεισμική μόνωση, εφαρμοζόμενη συνήθως σε νέες κατασκευές, εξετάζεται ως μέθοδος 
σεισμικής αναβάθμισης υφισταμένου πενταώροφου κτηρίου κατοικιών από ωπλισμένο 
σκυρόδεμα. Ο φορέας είναι πλαισιακός, αντιπροσωπευτικός των κτηρίων που δομήθηκαν 
βάσει παλαιότερων αντισεισμικών κανονισμών. Η μελέτη αποτίμησης της κατασκευής 
υποδεικνύει την ανεπάρκεια των φερόντων στοιχείων της ενώ οι σχετικές μετακινήσεις 
ορόφων είναι σημαντικές και άρα κρίνεται απαραίτητη η ενίσχυσή του. Η σεισμική 
αναβάθμιση υλοποιείται με την τοποθέτηση εφεδράνων τύπου τριβής-ολίσθησης σε ενιαία 
στάθμη ανάμεσα στη θεμελίωση και την πλάκα ισογείου. Οι αναλύσεις περιλαμβάνουν 
υπολογισμούς ισοδύναμου μονοβάθμιου συστήματος, εφαρμογή της δυναμικής 
φασματικής μεθόδου και βήμα-προς-βήμα ολοκλήρωση χρονοϊστοριών. Οι διαφορετικές 
προσεγγίσεις ανάλυσης συγκλίνουν μεταξύ τους και τεκμαίρεται ότι με την εφαρμογή 
αυτής της τεχνικής το κτήριο παρουσιάζει δομητική επάρκεια. Ταυτόχρονα, οι αναγκαίες 
επεμβάσεις περιορίζονται στη σεισμική διεπιφάνεια, σε αντίθεση με την έκταση που 
λαμβάνουν στην περίπτωση της συμβατικής ενίσχυσης. Τέλος εξετάζεται το κόστος, η 
αποτελεσματικότητα και οι περιορισμοί στα στάδια της μελέτης και της κατασκευής. 
Συμπεραίνεται ότι η χρήση σεισμικής μόνωσης ως μέθοδος σεισμικής αναβάθμισης 
υφισταμένων κτηρίων είναι δόκιμη λύση που θα έπρεπε να χρησιμοποιείται  εκτενέστερα.  

1 ΕΙΣΑΓΩΓΗ 

Η χρήση της σεισμικής μόνωσης γίνεται όλο και πιο ευρεία καθώς τα πλεονεκτήματά της 
γίνονται πιο γνωστά, η εμπειρία των μηχανικών αυξάνει ενώ ταυτόχρονα το κόστος της 
μειώνεται ραγδαία. Στη γεφυροποιία η σεισμική μόνωση χρησιμοποιείται τόσο σε νέα όσο και 
σε υφιστάμενα έργα. Αντίθετα στα κτήρια εφαρμόζεται κυρίως σε νέες κατασκευές. Οι 
περιπτώσεις σεισμικής αναβάθμισης υφιστάμενων κτηρίων με αυτή τη μέθοδο είναι λιγοστές 
(ενδεικτικά [1-5]), κυρίως λόγω παρανοήσεων ως προς τις αρχιτεκτονικές και στατικές 
απαιτήσεις και το κόστος. Επιπρόσθετα κανονιστικές διατάξεις για τη σεισμική αναβάθμιση 
κτηρίων δεν αναφέρονται στη συγκεκριμένη τεχνική [6, 7]. H Ελλάδα δεν αποτελεί εξαίρεση, 
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τα σεισμικώς μονωμένα κτήρια είναι τρεις νέες κατασκευές μεγάλης σπουδαιότητας: η 
Ωνάσειος Στέγη Γραμμάτων και Τεχνών [8], το Μουσείο Ακρόπολης [9] και το Κέντρο 
Πολιτισμού Ιδρύματος Σταύρος Νιάρχος [10].  

Στην παρούσα μελέτη εξετάζεται ένα τυπικό υφιστάμενο κτήριο κατοικιών από ωπλισμένο 
σκυρόδεμα (ΩΣ). Κατόπιν της μελέτης αποτίμησης του φορέα σύμφωνα με τον Κανονισμό 
Επεμβάσεων (ΚΑΝ.ΕΠΕ) [6], πραγματοποιείται η σεισμική του αναβάθμιση με χρήση 
εφεδράνων τριβής-ολίσθησης (Friction Pendulum System, FPS). Tα αποτελέσματα 
συγκρίνονται με αυτά συμβατικής ενίσχυσης με τοποθέτηση μανδυών και νέων τοιχωμάτων 
ΩΣ. Τέλος εξετάζεται το κόστος, η αποτελεσματικότητα και οι περιορισμοί στα στάδια της 
μελέτης και της κατασκευής. 

2 ΠΕΡΙΓΡΑΦΗ ΤΟΥ ΚΤΗΡΙΟΥ 

Το κτήριο είναι πενταώροφο, με φέροντα οργανισμό από ΩΣ, συνήθους σπουδαιότητας 
(κατοικία) και ευρισκόμενο σε ζώνη χαμηλής επικινδυνότητας (Αθήνα). Είναι 
αντιπροσωπευτικό αυτών που δομήθηκαν την περίοδο 1960-1980 στην Ελλάδα βάσει του 
Κανονισμού Σκυροδέματος του 1954 και του Αντισεισμικού Κανονισμού του 1959. Για το 
λόγο αυτό έχει χρησιμοποιηθεί ως πρότυπο στις μελέτες εφαρμοσιμότητας του ΚΑΝ.ΕΠΕ. Οι 
διαστάσεις όλων των ορόφων είναι 10 m x 15 m και το ύψος του τυπικού ορόφου είναι 3 m. Τα 
υποστυλώματα μεταβάλλονται σε διαστάσεις καθ' ύψος του κτηρίου. Σε κάθε στάθμη 
εντοπίζονται δύο εξώστες ενώ το πάχος των πλακών είναι 0.15 m. Η απουσία τοιχωμάτων στην 
κάτοψη αλλά και ισχυρών υποστυλωμάτων στις γωνίες του κτηρίου υποδηλώνουν σχεδιασμό 
που  στόχευε στην  ανάληψη κυρίως  κατακόρυφων  φορτίων  όπως συνηθίζονταν  την  περίοδο 

 
Σχήμα 1: (α) Καθ' ύψος τομή κτηρίου και (β) Κάτοψη ισογείου. 
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Σχήμα 2: Φάσματα επιταχύνσεων στην οριζόντια διεύθυνση 

 

εκείνη. Η θεμελίωση σε βάθος 1.50 m., αποτελείται από μεμονωμένα πέδιλα. 

Οι διερευνητικές εργασίες ως προς τα υλικά για Στάθμη Αξιοπιστίας Δεδομένων 
"Ικανοποιητική" έγιναν με έμμεσες και άμεσες μεθόδους. Σύμφωνα με αυτές το σκυρόδεμα 
κατατάσσεται στην κατηγορία C16 (fck = 16 MPa, fcm = 25 MPa) και ο χάλυβας οπλισμού στην 
κατηγορία S400 (St III). Ο οπλισμός διάτμησης, Φ8/20, κρίνεται ιδιαίτερα ικανοποιητικός σε 
σχέση με την κατασκευαστική πρακτική της εποχής, που συνήθως ήταν Φ6/30~40.  

3 ΣΕΙΣΜΙΚΕΣ ΔΡΑΣΕΙΣ 

Η κατασκευή σχεδιάστηκε με βάση τον Αντισεισμικό Κανονισμό του 1959 (ΑΚ 1959), 
συνεπώς η ανάλυσή της είναι αποκλειστικά βασισμένη σε ψευδο-δυναμικές εκτιμήσεις. Η 
ισοδύναμη απαίτηση εκφρασμένη στους σύγχρονους κανονισμούς είναι ένα σταθερό φάσμα 
απόκρισης με τιμή Se (T) =1.75 q ε, όπου ε είναι ο σεισμικός συντελεστής που προτείνεται από 
τον ΑΚ1959, q είναι ο συντελεστής συμπεριφοράς της κατασκευής που έμμεσα εμπεριέχεται 
στο σεισμικό συντελεστή και 1.75 ένας εμπειρικός παράγοντας μετατροπής από τη μέθοδο των 
επιτρεπομένων τάσεων στη μέθοδο οριακής αντοχής [14]. Αν για το συντελεστή συμπεριφοράς 
υιοθετηθεί η προτεινόμενη από τον ΚΑΝ.ΕΠΕ τιμή q =1.70 και ο σεισμικός συντελεστής 
ληφθεί ε = 0.04 για σεισμική ζώνη Ι τότε η κατασκευή έχει σχεδιαστεί για ένα ισοδύναμο 
σταθερό ελαστικό φάσμα με Se (T)  = 0.12g όπως φαίνεται στο Σχ. 2. 

Για την αποτίμηση και τη σεισμική αναβάθμιση του κτηρίου χρησιμοποιείται το φάσμα του 
ΚΑΝ.ΕΠΕ - EC8. Για την Αθήνα η τιμή αναφοράς της μέγιστης εδαφικής επιτάχυνσης είναι 
αgR = 0.16g, το έδαφος είναι κατηγορίας Β (S = 1.2), o συντελεστής σπουδαιότητας είναι γI = 1, 
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και ο συντελεστής απόσβεσης είναι η = 1 (ξ = 5%). Η στάθμη επιτελεστικότητας ορίζεται Β1 
σύμφωνα με τον ΚΑΝ.ΕΠΕ, που ανάγεται σε πιθανότητα υπέρβασης της σεισμικής δράσης 
ίσης με 10% στα 50 έτη. Το ελαστικό φάσμα σχεδιασμού παρουσιάζεται στο Σχ. 2. 

4 ΑΠΟΤΙΜΗΣΗ ΚΤΗΡΙΟΥ 

4.1 Προσομοίωμα φορέα 

Το τρισδιάστατο προσομοίωμα του φορέα (Σχ. 3) δημιουργήθηκε με το λογισμικό Etabs [12] 
και περιλαμβάνει γραμμικά στοιχεία (υποστυλώματα-δοκοί) και πεπερασμένα στοιχεία 
(πλάκες). Σε όλες τις στάθμες, οι πλάκες θεωρούνται απαραμόρφωτες στο επίπεδό τους 
(διαφραγματική λειτουργία). H ανάλυση θεωρεί δυσκαμψίες σταδίου ΙΙ χρησιμοποιώντας την 
επιβατική τιμή στη διαρροή του κάθε δομικού στοιχείου. Αυτή υπολογίζεται από τη σχέση 
Keff=My L/ 6 θy όπου My και θy είναι οι τιμές της ροπής και της στροφής χορδής στη διαρροή 
αντίστοιχα. Κατά μέσο όρο οι τιμές αυτές βρίσκονται στο 30% της αρχικής δυσκαμψίας για 
υποστυλώματα και στο 20% για τις δοκούς. 

Ως προς την τοιχοποιία λαμβάνονται υπόψη οι μπατικοί τοίχοι πλήρωσης που βρίσκονται στην 
περίμετρο, μόνο όπου δεν υπάρχουν ανοίγματα. Προσομοιώνονται ως θλιβόμενες 
αμφιαρθρωτές διαγώνιες ράβδοι που στο Σχ. 3 διακρίνονται με κόκκινο χρώμα. Το ισοδύναμο 
πάχος των διαγωνίων είναι ίσο με αυτό της τοιχοποιίας ενώ το πλάτος τους ισούται με το 15% 
του μήκους τους, b=0.15 L όπου L το μήκος της διαγωνίου [6]. Το μέτρο ελαστικότητας Ew, 
της τοιχοποιίας λαμβάνεται  Ew = 750 fm [11] ενώ η μέση θλιπτική αντοχή κατά την διεύθυνση 
της διαγωνίου υπολογίστηκε σε 1.93MPa. 

Η αλληλεπίδραση εδάφους κατασκευής λαμβάνεται υπόψη. Για το σκοπό αυτό η θεμελίωση 
προσομοιώνεται με σημειακά ελατήρια στις βάσεις των υποστυλωμάτων που υπολογίζονται με 
βάση τις σχέσεις των Mylonakis et al. [13].  

 
Σχήμα 3: Χωρικό προσομοίωμα του κτηρίου. 
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4.2 Αποτελέσματα δυναμικής φασματικής ανάλυσης 

Η αποτίμηση του κτηρίου έγινε μέσω δυναμικής φασματικής ανάλυσης. Το φάσμα που 
χρησιμοποιήθηκε προκύπτει από το ελαστικό φάσμα σχεδιασμού για συντελεστή 
συμπεριφοράς q = 1.70, σύμφωνα με τις διατάξεις του ΚΑΝ.ΕΠΕ για κτήρια που έχουν 
μελετηθεί με τον ΑΚ 1959 και παρουσιάζεται στο Σχ. 2. 

Απαιτούνται συνολικά 12 ιδιομορφές για να επιτευχθεί η συμμετοχή του 100% σχεδόν της 
μάζας σε κάθε οριζόντια διεύθυνση ενώ δεν λαμβάνεται υπόψη η κατακόρυφη συνιστώσα του 
σεισμού. Οι θεμελιώδεις ιδιοπερίοδοι υπολογίστηκαν σε Τy=0.70s και Tx=0.66s, τιμές από τις  
οποίες συνεπάγεται ότι η κατασκευή είναι σχετικά εύκαμπτη - παρά την παρουσία των 
τοιχοπληρώσεων, ο φέρων οργανισμός αποτελείται από λεπτά υποστυλώματα ενώ 
απουσιάζουν τα τοιχώματα. Ετσι οι σχετικές μετατοπίσεις των ορόφων dr, φθάνουν σε σχετικά 
υψηλές τιμές. Αυτό απεικονίζεται στον Πίνακα 1 όπου παρουσιάζονται οι ανηγμένες σχετικές 
μετακινήσεις ορόφων, γ= dr /h (όπου h το ύψος ορόφου) στη διαμήκη, Χ, και την εγκάρσια, Υ, 
διεύθυνση. Σύμφωνα με τον EC8, η ανηγμένη σχετική μετακίνηση ορόφου για κτίρια με μη-
φέροντα στοιχεία από ψαθυρό υλικό συνδεδεμένα με τον φορέα πρέπει να είναι μικρότερη από 
10‰. Ομως σύμφωνα με τον ΕΑΚ 2000, λαμβάνοντας υπόψη και το συντελεστή 
συμπεριφοράς, το όριο αυτό ισούται με 5‰. 

Η αποτίμηση γίνεται μέσω των δεικτών ανεπάρκειας, λ, υποστυλωμάτων και δοκών σε όρους 
κάμψης και διάτμησης που ορίζεται ως: 

λ = SΕ / Rm           (1) 

όπου SΕ είναι το εντατικό μέγεθος λόγω των δράσεων του σεισμικού συνδυασμού και Rm είναι 
η αντίστοιχη διαθέσιμη αντίσταση του στοιχείου 

Όλα τα δομικά μέλη (υποστυλώματα και δοκοί) εμφανίζουν μεγάλες τιμές δεικτών 
ανεπάρκειας. Οι δυσμενέστερες εντοπίζονται στον πόδα των κατακόρυφων στοιχείων του 
ισογείου και  παρουσιάζονται στον Πίνακα 2. 

 

Πίνακας 1: Ανηγμένη σχετική μετακίνηση ορόφου, γ, στις δύο οριζόντιες διευθύνσεις του κτηρίου. 

Υφιστάμενο κτήριο 
(αποτίμηση) 

Φασμ. Ανάλυση 

Ενισχυμένο κτήριο  
(τοιχώματα-μανδύες) 

Φασμ. Ανάλυση 

Σεισμικά Μονωμένο 
κτήριο 

Φασμ. Ανάλυση 

Σεισμικά Μονωμένο 
κτήριο 

t-h Ανάλυση Όροφος 

γx,max 
(‰) 

γy,max      
(‰) 

γx,max     
(‰) 

γy,max       
(‰) 

γx,max     
(‰) 

γy,max         

(‰) 
γx,max         

(‰) 
γy,max     
(‰) 

5-4 1.59 1.44 1.10 0.92 0.41 0.38 0.39 0.33 

4-3 2.75 2.36 1.17 0.98 0.53 0.49 0.54 0.49 

3-2 3.59 3.00 1.16 0.98 0.73 0.66 0.68 0.61 

2-1 4.16 3.39 0.96 0.82 0.91 0.82 0.78 0.71 

1-0 3.15 2.67 0.47 0.42 0.89 0.79 0.71 0.67 
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Πίνακας 2: Δείκτες ανεπάρκειας, λ, σε κάμψη και διάτμηση των κατακόρυφων στοιχείων στη στάθμη ισογείου. 

Υφιστάμενο κτήριο 
(αποτίμηση) 

Φασμ. Ανάλυση 

Ενισχυμένο κτήριο  
(τοιχώματα-μανδύες) 
Φασμ. Ανάλυση 

Σεισμικώς μονωμένο 
κτήριο 

Φασμ. Ανάλυση 

Σεισμικώς μονωμένο 
κτήριο 

t-h Ανάλυση Μέλος 

κάμψη διάτμηση κάμψη διάτμηση κάμψη διάτμηση κάμψη διάτμηση 

C1 1.15 0.49 0.26 0.07 0.47 0.29 0.46 0.27 

C2 0.82 0.86 0.65 0.63 0.54 0.31 0.54 0.29 

C3 0.77 0.82 0.22 0.06 0.45 0.29 0.43 0.28 

C4 1.03 0.89 0.24 0.08 0.63 0.44 0.60 0.44 

C5 0.55 0.57 0.31 0.11 0.40 0.17 0.38 0.17 

C6 0.90 1.41 0.21 0.06 0.65 0.52 0.64 0.51 

C7 1.02 1.12 0.65 0.61 0.64 0.47 0.62 0.43 

C8 0.60 0.63 0.28 0.12 0.40 0.19 0.38 0.19 

C9 1.32 1.21 0.90 0.81 0.68 0.50 0.67 0.47 

C10 1.37 0.80 0.32 0.10 0.50 0.34 0.50 0.32 

C11 1.22 1.36 0.98 0.78 0.58 0.43 0.57 0.38 

C12 1.30 0.91 0.27 0.11 0.52 0.41 0.44 0.39 

 

5 ΣΕΙΣΜΙΚΗ ΑΝΑΒΑΘΜΙΣΗ ΤΟΥ ΚΤΗΡΙΟΥ 

5.1 Εισαγωγή 

Η μελέτη αποτίμησης του κτηρίου έδειξε την πλήρη ανεπάρκειά του σε σεισμικά φορτία αλλά 
και υψηλές σχετικές μετακινήσεις ορόφων. Η σεισμική του αναβάθμιση κρίνεται αναγκαία. 
Αυτή θα μπορούσε να πραγματοποιηθεί με συμβατικό τρόπο με συνδυασμό τοποθέτησης νέων 
τοιχωμάτων αλλά και μανδυών από ΩΣ -όπου απαιτείται- ώστε να επιτευχθεί αύξηση της 
αντοχής και της δυσκαμψίας του φορέα. Μετά από διαδοχικές αναλύσεις, προέκυψε το σχήμα 
ενίσχυσης που αποτυπώνεται σε κάτοψη στο Σχ. 4. Σύμφωνα με αυτό, τοποθετούνται (α) τέσ-
σερα τοιχώματα ΩΣ μήκους 3.00 m έκαστο στην περίμετρο και (β) μανδύες ΩΣ πάχους 0.075 
m στα τέσσερα γωνιακά υποστυλώματα Κ1, Κ3, Κ10 & Κ11 καθώς και στις περιμετρικές 
δοκούς σε όλες τις στάθμες. Για την ενίσχυση χρησιμοποιείται σκυρόδεμα κατηγορίας C25/30 
και χάλυβας οπλισμού B500c.  

Ως προς τη θεμελίωση, τα υφιστάμενα μεμονωμένα θεμέλια εγκιβωτίζονται σε γενική 
κοιτόστρωση ώστε αφενός να μπορούν να παραληφθούν τα μεγάλα εντατικά μεγέθη στον πόδα 
των νέων τοιχωμάτων αφετέρου δε να συνδεθούν μεταξύ τους τα κατακόρυφα στοιχεία στη 
βάση τους για τη βελτίωση της σεισμικής συμπεριφοράς του κτηρίου. Στον Πίνακα 1, 
παρουσιάζονται οι ανηγμένες σχετικές μετακινήσεις ορόφων, γ, στη διαμήκη, Χ, και την 
εγκάρσια, Υ, διεύθυνση αντίστοιχα. Στον Πίνακα 2, παρουσιάζονται οι δείκτες ανεπάρκειας, λ, 
των κατακόρυφων στοιχείων του ισογείου στον πόδα τους και συγκρίνονται με αυτούς του 
αρχικού φορέα. 
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Σχήμα 4: Κάτοψη ισογείου του κτηρίου με συμβατική ενίσχυση (με μπλε χρώμα υποδεικνύονται οι επεμβάσεις). 

 

Η εναλλακτική προσέγγιση σεισμικής αναβάθμισης είναι η τοποθέτηση εφεδράνων σεισμικής 
μόνωσης σε ενιαία στάθμη ανάμεσα στη θεμελίωση και την πλάκα ισογείου. Τα 
πλεονεκτήματα αυτής της μεθόδου είναι: (α) η διατήρηση της αρχιτεκτονικής μορφής, (β) η 
ελαχιστοποίηση της πιθανότητας βλαβών των φερόντων και μη στοιχείων του κτηρίου κατά το 
σεισμό σχεδιασμού και κατά συνέπεια η απρόσκοπτη συνέχιση της λειτουργίας του μετά από 
αυτόν και (γ) η προστασία του περιεχομένου του κτηρίου από τις αναπτυσσόμενες επιταχύνσεις 
κατά τη διάρκεια του σεισμού σχεδιασμού. 

Για τη σωστή υλοποίηση της σεισμικής μόνωσης απαιτείται η εξασφάλιση απαραμόρφωτης 
διαφραγματικής λειτουργίας εκατέρωθεν της σεισμικής διεπιφάνειας. Η κατασκευή γενικής 
κοιτόστρωσης που εγκιβωτίζει τα υφιστάμενα μεμονωμένα θεμέλια έχει το ρόλο κάτω 
διαφράγματος ενώ ένα πλέγμα νέων ισχυρών δοκών στο δάπεδο του ισογείου μπορεί να 
λειτουργήσει ως άνω διάφραγμα. Τα εφέδρανα που εξετάζονται είναι τύπου τριβής-ολίσθησης 
(FPS) ενώ η χρήση ελαστομεταλλικών εφεδράνων θα παρουσιαστεί σε επόμενη εργασία. 

Η μεθοδολογία για την προσέγγιση της σεισμικής συμπεριφοράς του κτιρίου, περιλαμβάνει 
τρία διαδοχικά στάδια: (α) ανάλυση ισοδύναμου μονοβάθμιου συστήματος για την προμελέτη, 
(β) αναλύσεις με την εφαρμογή της δυναμικής φασματικής μεθόδου για το σχεδιασμό του 
έργου και (γ) μη γραμμικές αναλύσεις με βήμα-προς-βήμα ολοκλήρωση χρονοϊστοριών για την 
επαλήθευση του σχεδιασμού. 

6.1 Ανάλυση ισοδύναμου μονοβάθμιου συστήματος 

Το κτίριο μπορεί να προσομοιωθεί με μονοβάθμιο σύστημα μάζας m, που εδράζεται σε 
εφέδρανο ολίσθησης. Τα βασικά χαρακτηριστικά του εφεδράνου είναι η ακτίνα καμπυλότητας, 
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Σχήμα 5: (α) Διγραμμικό μοντέλο εφεδράνου τριβής-ολίσθησης και (β) κατασκευαστική λεπτομέρεια εφεδράνου. 

 

R, της κοίλης επιφάνειας ολίσθησης και ο συντελεστής τριβής, μ. Η συμπεριφορά του 
συστήματος μπορεί να προσομοιωθεί μέσω του διγραμμικού μοντέλου του Σχ. 5, [15-17]. Το 
συστήμα μόνωσης είναι ανεξάρτητο από την μάζα της ανωδομής, όπως φαίνεται και στην 
παρακάτω εξίσωση: 

RgDg

DR
Teff    

 
2





              (2) 

Η απόσβεση του συστήματος δίνεται από την εξίσωση:  

μRD

μ

π
ξ

+/

2
=  (3) 

ενώ ο διορθωτικός συντελεστής απόσβεσης είναι: 

ξ
η

+5

10
=  (4) 

Από το φάσμα της ελαστικής απόκρισης του EC8 που παρουσιάζεται στο Σχ. 2, παράγονται τα 
φάσματα για το σχεδιασμό της ανωδομής, της θεμελίωσης και του συστήματος μόνωσης.  

Στην οριζόντια διεύθυνση, για το σχεδιασμό της ανωδομής και του συστήματος μόνωσης 
εφαρμόζεται συντελεστής διόρθωσης αποσβέσεως η = 0.70 στο ελαστικό φάσμα σχεδιασμού. 
Πρέπει να σημειωθεί ότι αυτή η τιμή του συντελεστή διόρθωσης απόσβεσης κρίνεται 
συντηρητική, επιλέγεται όμως για χρήση στις δυναμικές φασματικές αναλύσεις προκειμένου να 
σχεδιαστούν οι κατασκευές με πρόσθετο περιθώριο ασφαλείας, σύμφωνα με τη σχετική 
σύσταση του European Commission Joint Research Center [18], αλλά και του ΕΑΚ 2000, για 
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αυτόν τον τύπο ανάλυσης. Για τις μη γραμμικές αναλύσεις με βήμα-προς-βήμα ολοκλήρωση 
χρονοϊστοριών χρησιμοποιουνται οι πραγματικές τιμές για τον συντελεστή απόσβεσης, ξ, που 
αντιστοιχούν στις ιδιότητες τριβής των εφεδράνων. Αυτές οι τιμές είναι υψηλότερες και δίνουν 
αντίστοιχα χαμηλότερο συντελεστή διόρθωσης απόσβεσης. 

Όσον αφορά το συντελεστή συμπεριφοράς, για την ανωδομή χρησιμοποιείται η τιμή q = 1.5 
που αντιστοιχεί σε οιονεί ελαστική συμπεριφορά. Αυτή η τιμή είναι η μέγιστη επιτρεπτή από 
τον EC8 για σεισμικώς μονωμένες κατασκευές και λαμβάνει υπόψη την υπεραντοχή τους. Το 
φάσμα απόκρισης για την ανωδομή απεικονίζεται στο σχήμα 2. 

Για το σύστημα μόνωσης, ακολουθώντας την αρχή του ικανοτικού σχεδιασμού, ο συντελεστής 
συμπεριφοράς λαμβάνεται q = 1. Επιπρόσθετα, εφαρμόζεται στις μετατοπίσεις συντελεστής 
μεγέθυνσης, γx, όπως απαιτείται από τον EC8. Η τιμή του συντελεστή που χρησιμοποιείται 
είναι 1.5 σύμφωνα με το Ελληνικό εθνικό παράρτημα του EC8. Πρέπει να σημειωθεί ότι αυτή 
η τιμή είναι κατά 25% πιο συντηρητική από τη συνιστώμενη τιμή, γx = 1.2. 

Για τον σχεδιασμό της θεμελίωσης χρησιμοποιείται το ελαστικό φάσμα, ξ = 5%, (Σχ. 2). Δεν 
εφαρμόζεται συντελεστής μείωσης της απόσβεσης και ο συντελεστής συμπεριφοράς 
λαμβάνεται ως q = 1, όπως απαιτείται από τον EC8 (σύμφωνα και πάλι με την αρχή του 
ικανοτικού σχεδιασμού). 

Ως προς την κατακόρυφη σεισμική συνιστώσα χρησιμοποιούνται δύο φάσματα, ένα για την 
ανωδομή και ένα για το σύστημα σεισμικής μόνωσης και τη θεμελίωση. Τα φάσματα αυτά 
προκύπτουν σύμφωνα με τις διατάξεις του EC8, λαμβάνοντας avg = 0.9 ag. Δεν εφαρμόζεται 
συντελεστής μείωσης της απόσβεσης δεδομένου ότι τα εφέδρανα τριβής-ολίσθησης παρέχουν 
απόσβεση μόνο στις οριζόντιες διευθύνσεις. Εφαρμόζεται όμως συντελεστής συμπεριφοράς 
q = 1.5 για το σχεδιασμό της ανωδομής ενώ αυτός λαμβάνεται ως q = 1 για το σχεδιασμό του 
συστήματος σεισμικής μόνωσης και της θεμελίωσης. 

Η προδιαστασιολόγηση των εφεδράνων αποτελεί επαναληπτική διαδικασία εντός των 
κανονιστικών περιορισμών. Σύμφωνα με τον EC8, η ελάχιστη επιτρεπτή επιτάχυνση για το 
συγκεκριμένο σχεδιασμό είναι 0.032g (β=0.2) που αντιστοιχεί σε μέγιστη επιτρεπτή 
ιδιοπερίοδο 2.95s. Παράλληλα από το φάσμα μετατοπίσεων προκύπτει ότι στις ιδιοπεριόδους 
άνω των 2.5s, οι μετατοπίσεις παραμένουν σταθερές (105 mm). Αν επιλεγεί η τιμή των 2.5s για 
την ιδιοπερίοδο του κτηρίου τότε η μετατόπιση του συστήματος μόνωσης στη διεύθυνση Χ ή Υ 
θα είναι 158 mm, λαμβάνοντας υπόψη και το συντελεστή μεγέθυνσης γχ = 1.5. Η τελική 
μετακίνηση προκύπτει από την επαλληλία των δύο οριζοντίων διευθύνσεων κατά τον κανόνα 
S = Sx + 0.30 Sy (ή S = 0.30 Sx + Sy) και ισούται με 165 mm.  

Στην ιδιοπερίοδο του κτηρίου Τeff = 2.5s αντιστοιχεί επιτάχυνση σχεδιασμού 0.045g για την 
ανωδομή (q = 1.5). Ως προς τον συντελεστή τριβής, μ, μια μέση τιμή 0.025 επιλέγεται για να 
εξασφαλίσει υψηλό διορθωτικό συντελεστή απόσβεσης. Σύμφωνα με το πρότυπο EN 15129 
[19], πρέπει να καθοριστούν κατάλληλα τα ακρότατα όρια των ιδιοτήτων του συστήματος 
μόνωσης: οι ιδιότητες του άνω ορίου (UBDP) και οι ιδιότητες του κάτω ορίου (LBDP), οι 
οποίες πρέπει να έχουν τιμές ± 30% του μέσου όρου. Επομένως, για μέση τιμή συντελεστή 
τριβής ίση με 0.025,  πρέπει  να  ληφθεί υπόψη  ένα  διάστημα διακύμανσης της  τριβής μεταξύ  
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Πίνακας 3: Ιδιότητες σχεδιασμού εφεδράνων  

ΙΔΙΟΤΗΤΑ LBDP ΜΕΣΗ ΤΙΜΗ UBDP 

D (mm) 105 105 105 

μ 0.0175 0.025 0.0325 

R (mm) 2980 2980 2980 

Teff (s) 2.83 2.65 2.50 

ξ 0.211 0.264 0.305 

n 0.619 0.565 0.531 

 

0.0175 και 0.0325. Αυτό συνεπάγεται ότι για να ελεγχθεί το σύστημα μόνωσης πρέπει να 
εξεταστούν δύο στατικά προσομοιώματα: ένα για το οποίο χρησιμοποιείται η υψηλότερη τιμή 
συντελεστή τριβής (UBDP) και είναι κρίσιμο για τις αντιδράσεις και ένα άλλο για το οποίο 
χρησιμοποιείται η χαμηλότερη τιμή της τριβής (LBDP) και είναι κρίσιμο για τις μετατοπίσεις. 
Η απαιτούμενη ακτίνα καμπυλότητας του εφεδράνου προκύπτει από τη χρήση του υψηλότερου 
συντελεστή τριβής, καθώς αυτός έχει ως αποτέλεσμα μικρότερη ιδιοπερίοδο. Το εύρος τιμών 
του συστήματος μόνωσης, παρουσιάζεται στον Πίνακα 3. Όπως φαίνεται στον πίνακα, για το 
LBDP η αντίστοιχη περίοδος είναι 2.83s που είναι μικρότερη από την περίοδο 2.95s που 
αντιστοιχεί στο κάτω όριο, 0.032g, της επιτάχυνσης σχεδιασμού. 

6.2 Δυναμική φασματική ανάλυση 

Οι φασματικές αναλύσεις σε χωρικό προσομοίωμα αποτελούν το επόμενο βήμα της 
μεθοδολογίας σχεδιασμού με στόχους: (α) να επαληθευτεί η ιδιοπερίοδος του κτηρίου, (β) να 
υπολογιστούν οι μετακινήσεις, (γ) να ελεγχθεί αν εμφανίζεται ανύψωση εφεδράνου και (δ) να 
γίνει η διαστασιολόγηση του φέροντος οργανισμού. 

Το προσομοίωμα που δημιουργήθηκε για την αποτίμηση του κτηρίου χρησιμοποιείται για τις 
δυναμικές φασματικές αναλύσεις μετά από κάποιες τροποποιήσεις: νέες δοκοί τοποθετούνται 
στο επίπεδο του δαπέδου ισογείου, ενώ η υφιστάμενη θεμελίωση εγκιβωτίζεται σε γενική 
κοιτόστρωση. Η ανωδομή αναλύεται ξεχωριστά από τη θεμελίωση προκειμένου να αυξηθεί η 
ακρίβεια και να απλοποιηθεί η ανάλυση. Στην κατακόρυφη διεύθυνση θεωρείται ότι η 
κατασκευή στηρίζεται ελαστικά στους μονωτήρες χρησιμοποιώντας ελατηριακές σταθερές της 
τάξης των 10,000 ΜΝ/m που αντικατοπτρίζουν την ακαμψία της θεμελίωσης και του εδάφους. 
Πρέπει να σημειωθεί ότι συνιστάται η συνεκτίμηση της αλληλεπίδρασης εδάφους-κατασκευής 
σε σεισμικώς μονωμένες κατασκευές [20]. Στην οριζόντια διεύθυνση, η ενεργός δυσκαμψία 
κάθε εφεδράνου, είναι ανάλογη του κατακόρυφου φορτίου που φέρει και επομένως 
κατανέμεται καθ'έκαστον η συνολική δυσκαμψία του συστήματος.  

H ανάλυση θεωρεί δυσκαμψίες σταδίου ΙΙ για τα δομικά στοιχεία που λαμβάνεται ως το 50% 
της αρχικής σύμφωνα με τον EC8, θεωρώντας ότι ο φέρων οργανισμός λόγω της σεισμικής 
μόνωσης θα παραμείνει στην ελαστική περιοχή κατά το σεισμό σχεδιασμού.  



 

11 
 

Από τις αναλύσεις προέκυψε θεμελιώδης ιδιοπερίοδος 2.54s και στις δύο οριζόντιες διευθύν-
σεις με δύο θεμελιώδεις μεταφορικές ιδιομορφές αντίστοιχα. Η μέγιστη μετατόπιση του 
συστήματος μόνωσης είναι 161 mm (συμπεριλαμβανομένου του συντελεστή μεγέθυνσης, γχ). 
Τα αποτελέσματα είναι παραπλήσια αυτών της ανάλυσης ισοδύναμου μονοβάθμιου 
συστήματος. Στην κατακόρυφη διέυθυνση απαιτείται μεγάλος αριθμός ιδιομορφών για 
συμμετοχή του 100% της μάζας, με εύρος ιδιοπεριόδων 0.03s – 0.35s.  

Επισημαίνεται ότι παρατηρείται αξιοσημείωτη μείωση των δεικτών ανεπάρκειας  των δομικών 
μελών και των ανηγμένων σχετικών μετακινήσεων ορόφων (Πίνακες 1, 2) σε σχέση με τα 
αποτελέσματα της αποτίμησης, ενώ δεν παρουσιάζεται ανύψωση σε εφεδρανο. 

Συγκριτικά με τη συμβατική ενίσχυση, οι δείκτες ανεπάρκειας είναι μεγαλύτεροι. Όμως στην 
πρώτη οι επεμβάσεις εκτείνονται σε όλο το κτίριο. Αντίθετα οι επεμβάσεις στη λύση της 
σεισμικής μόνωσης απαιτούνται μόνο στη θεμελίωση και στη σεισμική διεπιφάνεια. Ως προς 
τις σχετικές γωνιακές παραμορφώσεις ορόφων αυτές είναι μικρότερες στην περίπτωση της 
σεισμικής αναβάθμισης με χρήση σεισμικής μόνωσης με εξαίρεση τη στάθμη οροφής ισογείου. 

6.3 Δυναμική ανελαστική ανάλυση 

Για την επαλήθευση του σχεδιασμού πραγματοποιούνται μη γραμμικές αναλύσεις με βήμα-
προς-βήμα ολοκλήρωση χρονοϊστοριών. Για το σκοπό αυτό στο προσομοίωμα τοποθετούνται 
μη γραμμικά στοιχεία (non-linear links) στις θέσεις των εφεδράνων. Τα χαρακτηριστικά των 
στοιχείων αυτών ορίζονται από συγκεκριμένο διγραμμικό μοντέλο [21-23]. 

Βάσει του ΕC8 επιλέγονται επτά ομάδες σεισμικών καταγραφών - δύο οριζοντίων και μιας 
κατακόρυφης συνιστώσας -  που αντιστοιχούν στα εδαφικά  και  σεισμικά  χαρακτηριστικά  της 

 
Σχήμα 6: Ελαστικά φάσματα των επιταχυνσιογραφημάτων των μη γραμμικών δυναμικών αναλύσεων. 
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Σχήμα 7: (α) Χρονοϊστορία μετακίνησης στη διεύθυνση Χ από τον τροποποιημένο σεισμό του El Centro στο 
εφέδρανο #3 (β)  Χρονοϊστορία σχετικής μετακίνησης μεταξύ οροφής και βάσης του κτηρίου στη θέση του 

εφεδράνου #3 στη διεύθυνση Χ από τον τροποποιημένο σεισμό του El Centro. 
 

 

 
Σχήμα 8: (α) Χρονοϊστορία μετακίνησης και στις δύο οριζόντιες διευθύνσεις από τον τροποποιημένο σεισμό El 

Centro στο εφέδρανο #3 (λαμβάνοντας συντελεστή γx=1.5)  

 

θέσης του κτηρίου: El Centro (Imperial Valley EQ, May 18, 1940, Station #117), Lower 
California (L. California EQ, December 30, 1934, Station #117), Kern (Kern County, California 
EQ, July 21, 1952, Station #095), Kalamata (Kalamata, Greece, September 13, 1986, OTE 
Station), Aigio (Aigio, Greece, June 15, 1995, OTE Station), Athens (Athens, Greece, 
September 7, 1999, SPLB1 Station) and Cephalonia (Cephalonia, Greece, January 26, 2014, 
Argostoli Station). Οι καταγραφές αυτές τροποποιούνται κατάλληλα με χρήση του λογισμικού 
Seismomatch [24], ώστε να είναι συμβατά με το ελαστικό φάσμα του ΕC8 (ξ = 5%) στο εύρος 
των ιδιοπεριόδων 0.2Τ1 – 2Τ1, όπου Τ1 είναι η θεμελιώδης ιδιοπερίοδος του κτηρίου.  

Για κάθε ομάδα, δημιουργούνται 8 συνδυασμοί φορτίσεων με διαδοχική εναλλαγή διεύθυνσης 
και φοράς των οριζοντίων συνιστωσών, συνολικά δηλαδή 56 συνδυασμοί από τους οποίους 
επιτρέπεται η λήψη μέσου όρου εντατικών μεγεθών ή μετατοπίσεων. Οπως προαναφέρθηκε, 
γίνονται δύο ομάδες αναλύσεων, μια που εστιάζει στα εντατικά μεγέθη και μια στις 
μετακινήσεις εφαρμόζοντας τον αντίστοιχο διορθωτικό συντελεστή απόσβεσης, 0.619 ή 0.531 
κατά περίπτωση. 

Η μέση μέγιστη μετατόπιση, υπολογιζόμενη σύμφωνα με τον κανόνα SRSS και 
συμπεριλαμβανομένου του συντελεστή μεγέθυνσης, γχ, διαμορφώνεται σε 147 mm. 
Ταυτόχρονα οι μέσες ανηγμένες σχετικές μετακινήσεις ορόφων είναι μικρότερες αυτών που 
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προέκυψαν από την ελαστική ανάλυση και σημαντικά μικρότερες από αυτές του αρχικού 
κτηρίου (Πίνακες 1, 2). 

Ως προς τα εντατικά μεγέθη, οι δείκτες ανεπάρκειας είναι παρόμοιοι με αυτούς της δυναμικής 
φασματικής ανάλυσης ενώ δεν παρατηρείται ανύψωση στα εφέδρανα. 

6 ΕΦΑΡΜΟΓΗ ΤΗΣ ΣΕΙΣΜΙΚΗΣ ΜΟΝΩΣΗΣ 

Για την υλοποίηση της σεισμικής μόνωσης απαιτούνται δύο διάφραγματα εκατέρωθεν του 
επιπέδου τοποθέτησης των εφεδράνων (Σχ. 9). Η κατασκευή γενικής κοιτόστρωσης που  
εγκιβωτίζει τα υφιστάμενα μεμονωμένα θεμέλια δημιουργεί το κάτω διάφραγμα ενώ ένα 
πλέγμα νέων ισχυρών δοκών ΩΣ στο δάπεδο του ισογείου λειτουργεί ως άνω διάφραγμα. Για 
να παρέχεται εύκολη πρόσβαση στους μονωτήρες για έλεγχο και πιθανή αντικατάσταση, το 
δάπεδο ισογείου αποτελείται από μεταλλική εσχάρα τοποθετημένη επί μεταλλικών δοκών που 
εδράζονται στις νέες δοκούς ΩΣ. Επί της μεταλλικής εσχάρας είναι δυνατή η τοποθέτηση 
επικάλυψης ως τελικού δαπέδου. 

Δύο είναι οι βασικές προϋποθέσεις για την εφαρμογή της μεθόδου: (α) η διασφάλιση επαρκούς 
χώρου εργασίας μεταξύ της θεμελίωσης και του δαπέδου ισογείου, στη συγκεκριμένη 
περίπτωση το ύψος 1.5m (Σχ. 9) που διατίθεται κρίνεται οριακά επαρκές (β) το κτήριο πρέπει 
να είναι πανταχόθεν ελεύθερο ώστε να εξασφαλίζεται ο σεισμικός αρμός αλλά και η πλευρική 
πρόσβαση για τις κατασκευαστικές εργασίες.  

Οι κατασκευαστικές εργασίες απαιτούν τρία στάδια. Στο πρώτο, καθαιρείται η πλάκα ισογείου 
και γίνεται εκσκαφή μέχρι τη στάθμη της θεμελίωσης και πέριξ του κτηρίου. Δημιουργείται 
γενική κοιτόστρωση στη θεμελίωση πάχους 0.50 m που εγκιβωτίζει τα υφιστάμενα πέδιλα με 
προαπαιτούμενη την κατάλληλη μορφοποίηση τους και τη σύνδεση με βλήτρα μεταξύ παλαιών 
και νέων στοιχείων. Επίσης στο στάδιο αυτό κατασκευάζονται οι νέες δοκοί ΩΣ στο επίπεδο 
του δαπέδου του ισογείου που αποτελούν το άνω διάφραγμα. Στο δεύτερο στάδιο γίνεται 
προσωρινή υποστύλωση με τη βοήθεια κατάλληλων υδραυλικών γρύλων και ακολουθεί η 
αδιατάρακτη κοπή των υποστυλωμάτων και η τοποθέτηση των εφεδράνων. Τέλος στο τρίτο 
στάδιο κατασκευάζεται περιμετρικός τοίχος αντιστήριξης που εξασφαλίζει το σεισμικό αρμό 
και τοποθετείται το πλέγμα μεταλλικών δοκών, η μεταλλική εσχάρα και η επικάλυψη που 
συνθέτουν το δάπεδο ισογείου. 

Τα εφέδρανα έχουν περάσει επιτυχώς σειρά ελέγχων, σύμφωνα με τον EN15129, που 
εγγυώνται την καλή λειτουργία τους σε όλη τη διάρκεια της ζωής του έργου. Για την 
περίπτωση όμως που απαιτηθεί αντικατάστασή τους έχει γίνει σχετική πρόβλεψη. Σε τέτοια 
περίπτωση πρέπει να υποστυλωθεί ο φορέας με κατάλληλη διάταξη γρύλων ανάλογη με τη 
θέση και το φορτίο του εφεδράνου. Η εντατική κατάσταση που προκύπτει από την παρουσία 
των γρύλων έχει ληφθεί υπόψη στη διαστασιολόγηση και στην όπλιση των δομικών στοιχείων 
που επηρεάζονται. 

Η σύγκριση κόστους, για την Ελλάδα, μεταξύ της συμβατικής αναβάθμισης και της εφαρμογής 
της σεισμικής  μόνωσης  δείχνει ότι στη δεύτερη περίπτωση το κόστος  ανέρχεται στο 18% του 
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Σχήμα 9: Επεμβάσεις για την τοποθέτηση σεισμικής μόνωσης (α) τομή καθ΄ύψος (β) κατασκευαστική λεπτομέρεια 

(με μπλε χρώμα υποδεικνύονται οι επεμβάσεις).  

 

κόστους κατασκευής ενός νέου κτιρίου ενώ στην πρώτη ανέρχεται στο 24% καθιστώντας την 
επιλογή της σεισμικής μόνωσης οικονομικότερη. Πρέπει να σημειωθεί ότι, ως προς τα 
εφέδρανα, έχει θεωρηθεί ότι δεν απαιτείται δοκιμή πρωτοτύπου (με τη σχετική δαπάνη σε 
κόστος και το χρόνο). Καθώς η σεισμική μόνωση γίνεται ολοένα και πιο δημοφιλής στις νέες 
κατασκευές, οι κατασκευαστές διαθέτουν επαρκή ποικιλία εφεδράνων που έχουν ήδη περάσει 
τις δοκιμές του πρωτότυπου. Τα εφέδρανα που χρησιμοποιούνται σε αυτή τη μελέτη έχουν 
συνήθεις ιδιότητες όσον αφορά την ακτίνα, τη μετατόπιση, την τριβή και το κατακόρυφο 
φορτίο. Επομένως είναι βέβαιο ότι παρόμοια, εντός του εύρους των παραλλαγών ιδιοτήτων που 
επιτρέπονται από το EN15129, έχουν ήδη δοκιμαστεί για άλλα έργα.  

Πρέπει επίσης να σημειωθεί ότι στη συγκεκριμένη περίπτωση δεν απαιτήθηκαν επεμβάσεις 
στον ανελκυστήρα ή στο κλιμακοστάσιο αφού οι εργασίες έλαβαν χώρα κάτω από το επίπεδο 
δαπέδου ισογείου. Ταυτόχρονα όμως, η σύγκριση δεν λαμβάνει υπόψη το κόστος του 
μεγαλύτερου χρόνου μετεγκατάστασης των χρηστών του κτηρίου κατά τη διάρκεια των 
εργασιών επέμβασης στην περίπτωση της συμβατικής λύσης ή το κόστος του χώρου που 
καταλαμβάνεται από τα νέα τοιχώματα και μανδύες στην περίπτωση αυτή.  

Επιπλέον, η προστιθέμενη αξία της σεισμικής μόνωσης δεν είναι εύκολο να εκτιμηθεί. Αυτό 
έρχεται ως αποτέλεσμα της σημαντικά βελτιωμένης δυναμικής συμπεριφοράς μιας σεισμικώς 
μονωμένης κατασκευής σε σύγκριση με μια συμβατική αλλά και της διατήρησης της 
αρχιτεκτονικής μορφής. Τέλος, δεδομένου ότι δεν απαιτούνται επεμβάσεις στους ορόφους, η 
σεισμική αναβάθμιση θα πραγματοποιηθεί σε πολύ μικρότερο χρονικό διάστημα αλλά και με 
την ελάχιστη όχληση για τους χρήστες. 
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7 ΣΥΜΠΕΡΑΣΜΑΤΑ 

Η παρουσίαση της σεισμικής μόνωσης ως μια δόκιμη εναλλακτική μέθοδο για τη σεισμική 
αναβάθμιση κτηρίων ήταν ο στόχος της εργασίας αυτής. Εφαρμόστηκε σε πενταώροφο κτηρίο 
κατοικιών από ωπλισμένο σκυρόδεμα, αντιπροσωπευτικό αυτών που δομήθηκαν βάσει 
παλαιότερων αντισεισμικών κανονισμών. Μετά την αποτίμηση του φορέα αντί για συμβατική 
λύση ενίσχυσης, τοποθετήθηκαν εφέδρανα τύπου τριβής-ολίσθησης (FPS) στη βάση των 
υποστυλωμάτων του ισογείου. Τα συμπεράσματα της μελέτης είναι: 

(α) Η εφαρμογή της σεισμικής μόνωσης στο υφιστάμενο κτήριο οδηγεί σε σημαντικά 
χαμηλότερη επιτάχυνση σχεδιασμού λόγω της μεταβολής της ιδιοπεριόδου αλλά και της 
αύξησης της απόσβεσης. Ετσι όλα τα δομικά στοιχεία πάνω από το επίπεδο σεισμικής μόνωσης 
παρουσιάζουν στατική επάρκεια. Επιπρόσθετα οι ανηγμένες σχετικές μετακινήσεις ορόφων 
είναι σημαντικά χαμηλότερες από αυτές του αρχικού κτηρίου. Είναι επίσης εν γένει 
χαμηλότερες και από αυτές του ενισχυμένου με συμβατική μέθοδο παρά την τοποθέτηση 
ισχυρών τοιχωμάτων. 

(β) Σε αντίθεση με τη συμβατική λύση ενίσχυσης, δεν απαιτείται καμία επέμβαση στο φορέα 
πάνω από το επίπεδο σεισμικής μόνωσης. Αυτό σημαίνει ότι ο διατηρείται ο αρχιτεκτονικός 
χαρακτήρας του κτηρίου αλλά και ότι η σεισμική αναβάθμιση γίνεται ταχύτερα και με πολύ 
μικρή όχληση για τους χρήστες. 

(γ) Από την απλούστερη προσέγγιση (ισοδύναμο μονοβάθμιο σύστημα) ως την πιο πολύπλοκη 
(μη-γραμμική ανάλυση με χρονοϊστορίες) τα αποτελέσματα (ιδιοπερίοδοι, μετακινήσεις, 
σχετικές μετακινήσεις ορόφων, εντατικά μεγέθη) συγκλίνουν. Αυτό δείχνει ότι η κατασκευή, 
παρά την ευκαμψία του αρχικού φορέα, μπορεί να μελετηθεί με ασφάλεια κάνοντας χρήση 
μόνο της δυναμικής φασματικής ανάλυσης, απλοποιώντας έτσι τη διαδικασία και το χρόνο 
μελέτης.  

Η τοποθέτηση εφεδράνων για τη σεισμική αναβάθμιση της υφιστάμενης κατασκευής που 
εξετάστηκε περιορίζει τις απαιτούμενες επεμβάσεις στα δομικά στοιχεία κάτω από το επίπεδο 
του ισογείου, δίνοντας έτσι μια λύση  αποτελεσματική σε κόστος και χρόνο. Επιπρόσθετα όμως 
η χρήση της τεχνικής αυτής παρέχει συνδυαστικά: (α) τη διατήρηση της αρχιτεκτονικής 
μορφής (β) την ελαχιστοποίηση της πιθανότητας βλαβών των φερόντων και μη στοιχείων του 
κτηρίου κατά το σεισμό σχεδιασμού και την απρόσκοπτη συνέχεια της λειτουργίας του μετά 
από αυτόν (γ) την προστασία του περιεχομένου του κτηρίου από τις αναπτυσσόμενες 
επιταχύνσεις κατά τη διάρκεια του σεισμού σχεδιασμού.  

Συνολικά, αν ικανοποιούνται οι κατασκευαστικές προϋποθέσεις, η εφαρμογή της σεισμικής 
μόνωσης αποτελεί δόκιμη λύση για την σεισμική αναβάθμιση υφιστάμενων κατασκευών. 
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