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Izvlecek

V doktorski disertaciji predstavimo metodologijo za oceno potresnega tveganja zidanih stavb.
Metodologija temelji na verjetnostnem pristopu, kar omogoca vrednotenje potresnega tveganja z
razlicnimi merami kot so verjetnost prekoracCitve izbranega mejnega stanja, verjetnost prekoracitve
dolocene ekonomske izgube, pricakovana letna izguba ter pogojne izgube pri izbranih vrednostih
intenzitete potresa. Vse omenjene mere potresnega tveganja omogocajo investitorjem informirano
odlocitev o sanaciji/utrditvi/zamenjavi obstojecih objektov oziroma izbiro najboljSe variante pri
projektiranju novih. Metodologija za oceno potresnega tveganja je sestavljena iz Stirih analiz: analize
potresne nevarnosti, analize obnasanja konstrukcije, analize poskodovanosti in analize izgub. Rezultati
vsake od locenih analiz so obravnavani probabilisticno in med seboj povezani z izrekom o popolni
verjetnosti. TakSen okvir omogoca eksplicitno upostevanje Stevilnih negotovosti, v okviru disertacije
pa smo se osredotoCili na upostevanje modelnih negotovosti in negotovosti v potresni obtezbi.
Vzpostavili smo bazo podatkov iz laboratorijskih eksperimentov na §tevilnih zidanih preizkusancih in
izpeljali funkcije ranljivosti za zidove, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu, s ¢imer smo
vrednotili negotovosti v mejnih pomikih zidov. Raziskali smo tudi moznost zmanjSanja vpliva
negotovosti vhodnih parametrov z uporabo nedestruktivnih preiskav. Z merjenjem ambientnih in
vsiljenih vibracij smo dolo¢ili nihajne Case stare zidane stavbe v Ljubljani, nato pa smo s parametri¢no
analizo dokazali, da je s kalibracijo matematicnega modela stavbe glede na izmerjen elasti¢ni nihajni
¢as mogoce zmanj$ati tudi vpliv negotovosti na rezultate nelinearne analize obnaSanja konstrukcije.
Poleg vpliva negotovosti smo v oceni potresnega tveganja eksplicitno simulirali poskodovanost
komponent. Zvezo med potresnimi zahtevami in intenziteto potresa smo doloCili s poenostavljeno
nelinearno metodo na osnovi potisne analize in inkrementalne dinamicne analize na modelu z eno
prostostno stopnjo. Predlagano metodologijo smo demonstrirali na primerih stanovanjske in poslovne
zidane stavbe, ki sta bili zgrajeni bodisi iz opecnih votlakov bodisi iz polnih zidakov. Pri stavbah iz
boljSega materiala je bila ob predpostavkah v tej $tudiji in izbiri modela pri¢akovana letna izguba 60
€/100 m’® bruto tlorisne povrsine, pri stavbah iz starejsega materiala pa 125 €/100 m’. Rezultate smo
raz€lenili po intenzitetah potresa, pri Cemer se je izkazalo, da k pricakovanim letnim izgubam zelo
veliko prinesejo Sibki potresi, ki ne povzrocijo velikih izgub, vendar se glede na uporabljen model
potresa pojavijo precej pogosto. Ugotovili smo tudi, da nekonstrukcijske komponente prispevajo vec
kot 50 % k celotnim izgubam obravnavanih objektov, zaradi Cesar so klju¢nega pomena za oceno
izgub. Izkazalo se je tudi, da imajo modelne negotovosti velik vpliv na rezultate potisnih analiz,
inkrementalnih dinamic¢nih analiz in na verjetnost prekoraCitve mejnih stanj, pri oceni izgub pa
prevlada mocan vpliv funkcij ranljivosti in funkcij izgub ter vpliv potresne nevarnosti in
nadomestitvene vrednosti objekta.
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Abstract
In this thesis a new methodology for the seismic risk assessment of masonry buildings is presented. It
is based on a probabilistic approach, which makes it possible to determine seismic risk using various
performance measures such as the probability of exceeding a certain damage state, the probability of
exceeding a certain economic loss, the expected annual loss, and the loss dependent on a given seismic
intensity. Using these performance measures engineers and project stakeholders can make informed
decisions as to whether particular existing buildings should be repaired, strengthened, or replaced, or
simply choose the best variant in the design of a new building. The methodology consists of four main
steps: hazard analysis, structural analysis, damage analysis and loss analysis. The results from these
four separate analyses are combined together in a probabilistic manner, using the total probability
theorem, thus making it possible to explicitly take into account numerous uncertainties. However, in
this study the main focus was on the modelling uncertainties, and on the aleatoric uncertainties which
are due to record-to-record variability. A database of experimental data obtained in the testing of
numerous masonry specimens was established, and analysed in order to define fragility functions for
masonry elements failing in shear or flexure, while also evaluating the uncertainties in the limit-state
deformations of the masonry walls. The possibility of reducing the impact of uncertain input
parameters by means of non-destructive tests was also explored. By measuring its ambient and forced
vibrations, the vibration periods of an old masonry building in Ljubljana were determined, and used to
calibrate corresponding structural models. It was shown that such non-destructive experimental
investigations can contribute to more reliable seismic performance assessments of buildings, even
when the performance assessment procedure is based on a nonlinear method of analysis. In addition to
the explicit consideration of uncertainties, damage to the components of buildings was also explicitly
simulated on the basis of the relationship between the seismic intensity and the engineering demand
parameters which were obtained by simplified nonlinear analysis. The latter consisted of pushover
analysis, together with incremental dynamic analysis of a SDOF model. The applicability of the
proposed methodology was demonstrated by means of examples of a residential and a commercial
building, which were constructed from hollow clay bricks or solid bricks. Under the presumptions of
this study, the expected annual loss for buildings constructed with hollow clay bricks was 60 €/100m”
of the gross floor area, and 125 €/100m” in the case of buildings which were made from older material
consisting of solid bricks. Disaggregation of the results showed that weaker earthquakes with lower
intensities contribute significantly towards the expected annual losses. It was also found that non-
structural elements, which are key components in the loss assessment model, can contribute more than
50 % of the total loss. The modelling uncertainties have a large impact on the results of the pushover
analysis and of those obtained by incremental dynamic analysis, as well as on the probability of
exceeding damage states. However their impact on loss estimates is more pronounced in the case of
the fragility and loss functions, seismic hazard, and the costs of replacing the building.
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Koeficienti variacije specifi¢ne teze razli¢nih materialov, stalne obtezbe in
koristne obtezbe.

Izbrane statisticne vrednosti (pricakovana vrednost in koeficient variacije) za
negotove materialne in modelne parametre zidanih stavb iz sodobnih
ope¢nih votlakov s pripadajoimi omejitvami v vrednostih slucajnih
spremenljivk.

Izbrane statisticne vrednosti (pricakovana vrednost in koeficient variacije) za
negotove materialne in modelne parametre obstojecih zidanih stavb iz polne
opeke s pripadajo¢imi omejitvami v vrednostih slu¢ajnih spremenljivk.
Materialne karakteristike zidovja osnovnih modelov konstrukcije.

Primerjava nihajnih ¢asov osnovnih modelov konstrukcije z eksperimentalno
dolocenimi nihajnimi ¢asi dobljenimi z merjenjem ambientnih in vsiljenih
vibracij.

Variante konstrukcijskih modelov in njihovih vhodnih parametrov.
Spremenjena vrednost parametrov v primerjavi z osnovnim modelom je
oznacena s sivo barvo.

Povpre¢na vrednost indeksa obcutljivosti globalnih parametrov odziva
konstrukcije (v %) v odvisnosti od spreminjanja razlinih vhodnih
parametrov.

Razli¢ice modela konstrukcije, katerih nihajni Cas je enak eksperimentalno
doloCenemu, in so bile narejene s kombiniranjem elasticnega modula,
striznega modula in specifi¢ne teze zidovja. Prikazan je tudi pospesek pganc,
ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve.

Povpre¢na vrednost indeksa obcutljivosti globalnih parametrov odziva
konstrukcije (v %) v odvisnosti od spreminjanja razlinih vhodnih
parametrov, ko za osnovni model privzamemo model 17, kjer smo
upostevali podajne strope.
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Povezava med poskodovanostjo in nivoji obnaSanja posameznih komponent
v FEMA-356 (FEMA, 2000).

Skupina 30 akcelerogramov izbrana glede na ciljni spekter iz Evrokoda 8 za
tip tal B in maksimalni pospesek tal pga = 0.25 g.

Vzorec N;, generiranih vrednosti V,,, slu¢ajnih spremenljivk.

Baza upostevanih funkcij ranljivosti za konstrukcijske in nekonstrukcijske
komponente pri razli¢nih mejnih stanjih poSkodovanosti vklju¢no z opisom
poskodb.

Osnovni podatki preizkusancev iz opec¢nih votlakov, ki so vkljuceni v
podatkovno bazo.

Lastnosti preizkusancev iz opecnih votlakov, ki so vkljueni v bazi, in
pripadajoci mejni zasuki.

Mejne vrednosti statistike D, pri statisticnem testu Lillieforsa (1967).
Parametri krivulj ranljivosti za mejne zasuke zidov pri treh mejnih stanjih.
Baza funkcij izgub za konstrukcijske in nekonstrukcijske komponente pri
razli¢nih mejnih stanjih poskodovanosti vklju¢no z opisom popravil.
Razdelitev nekonstrukcijskih komponent v skupine komponent za stavbe
AH, AS, BH in BS, vklju¢no z njihovimi koli¢inami v posameznih
nadstropjih, lo¢eno v dveh glavnih smereh konstrukcije.

Nosilnost, pomik na meji elasti¢nosti, nihajni Cas, transformacijski faktor in
masa SDOF modelov stavb AH, AS, BH in BS. Lo¢imo §tiri mozne smeri
delovanja obtezbe (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi horizontalnih sil po
visini (U in M).

Parametra (pgasopsi, fps;) krivulj ranljivosti za mejna stanja DS1-DS4 stavb
AH, BH, AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah. S
sivo so oznacene kriti¢ne analize.

Verjetnost prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 v 1 letu in 50 letih za stavbe
AH, BH, AS in BS iz dveh razlicnih materialov pri 8 kombinacijah
parametrov v potisnih analizah.

Ciljni indeksi sprejemljiva  verjetnost
prekoracitve mejnih stanj nosilnosti in uporabnosti v obdobju 1 leta oziroma
50 let (ISO2934,1998; SIST EN 1990, 2004 in JCSS, 2000).

Pricakovane izgube loCene na del brez oziroma z upostevanjem porusitve

zanesljivosti in maksimalna

konstrukcije pri potresih z intenziteto pga = 0.25 g in pga = 0.47 g za stavbe
AH, BH, AS in BS.

Verjetnosti prekoracitve 5000 €, 10000 € in 50000 € v 1 in 50 letih ter
izgube, ki bodo z 2 % in 10 % verjetnostjo prekoracene v 50 letih za stavbe
AH, BH, AS in BS.

Vrednosti modelnih parametrov po metodi LHS za 30 variant modela
konstrukcije, zgrajenih iz opecnih votlakov (H) ter nominalne vrednosti
slucajnih spremenljivk za deterministicno varianto (St. 31).

Vrednosti modelnih parametrov po metodi LHS za 30 variant modela
konstrukcije, zgrajenih iz polne opeke (S) ter nominalne vrednosti slucajnih
spremenljivk za deterministicno varianto (§t. 31).

Nosilnost, pomik na meji elasti¢nosti, nihajni Cas, transformacijski faktor in
masa SDOF modelov stavb AH, AS, BH in BS. Lo¢imo Stiri smeri delovanja
obtezbe (+X, -X, 1Y, -Y) ter dve razporeditvi horizontalnih sil po visini (U
in M). Navedene so mediane ter minimalne in maksimalne vrednosti koli¢in.
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Preglednica 6.7:

Preglednica 6.8:

Preglednica 6.9:

Preglednica 6.10:

Preglednica 6.11:

Vpliv negotovosti v potresni obtezbi (R) na ocenjeno kapaciteto konstrukcije
AH-M-(-X). Pri vsaki varianti prikazujemo mediano kapacitet konstrukcije
pgasopsiz In njihovo disperzijo fpsiz za mejna stanja DS1-DS4. Za
primerjavo prikazemo tudi mediano kapacitet konstrukcije pgasgpsizy in
disperzijo PBpsirus kjer smo hkrati upostevali aleatorne in modelne
negotovosti (RU).

Vpliv modelnih negotovosti (U) na ocenjeno kapaciteto konstrukcije AH-M-
(-X). Pri vsakem akcelerogramu prikazujemo mediano kapacitet konstrukcije
pgasppsiy In njihovo disperzijo fpsiy za mejna stanja DS1-DS4. Za
primerjavo prikazemo tudi mediano kapacitet konstrukcije pgasypsiry in
disperzijo PSpsiru,s kjer smo hkrati upostevali aleatorne in modelne
negotovosti (RU).

Parametra (pgasopsiru, Posiru) Krivulj ranljivosti za mejna stanja DS1-DS4
za stavbe AH, BH, AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov potisnih analiz
z upoStevanjem aleatornih in modelnih negotovosti. S sivo so oznacene
kriti¢ne analize.

Verjetnost prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 v 1 letu in 50 letih za stavbe
AH, BH, AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah z
upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti.

Pricakovane izgube locene na del brez oziroma z upoStevanjem porusitve
konstrukcije pri potresih z intenziteto 0.25 g in 0.47 g za stavbe AH, BH, AS
in BS.

Verjetnosti prekoracitve 5000€, 10000€ in 50000 € v 1 in 50 letih ter izgube,
ki bodo z 2 % in 10 % verjetnostjo prekoracene v 50 letih za stohasti¢ne
modele stavb AH, BH, AS in BS.

Mediana, 16-ti in 84-ti kvantil negotovih vhodnih modelnih parametrov in
njihov vpliv na rezultate potisnih in SDOF-IDA analiz.

Mediana, 16-ti in 84-ti kvantil negotovih vhodnih modelnih parametrov in
njihov vpliv na oceno potresnega tveganja z razlicnimi metrikami.
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Mozni porusni mehanizmi zidov in parametri, ki imajo najvecji vpliv na
posamezni mehanizem porusitve, kot so: (a) in (b) strizna porusitev z zdrsom, (c)
strizna poruSitev z nastankom diagonalnih razpok, (d) strizna poruSitev s
sukanjem zidakov kot togih teles, (e) strizna porusitev s porusitvijo tlacnih
diagonal, (f) upogibna porusitev in (g) prevrnitev zidu kot togega telesa.

Ovojnica nosilnosti pri merodajnih porusnih mehanizmih v odvisnosti od
normirane osne obremenitve.

(a) Vpliv parametra mehcanja f in (b) vpliv nelinearne strizne deformabilnosti Gc
na potek precne sile v makroelementu v programu Tremuri (Penna et al., 2014).
(a) Izbrana stara zidana stavba v Ljubljani in (b) stroj VibroScan v neposredni
blizini obravnavane stavbe.

Sinusni signal dinami¢ne obtezbe v frekvencnem razponu med 5 in 20 Hz.

(a) Centralni senzor za merjenje hitrosti, priklopljen na racunalnik in (b) lokacija
senzorjev na podstresju obravnavane stavbe.

Prikaz metode PP za dolocitev prve translacijske lastne frekvence v smeri V-Z
(X) in prve torzijske lastne frekvence (T) na osnovi merjenja ambientnih vibracij.
(a) Stiriminutni &asovni interval hitrosti izmerjenih s centralnim senzorjem, (b)
amplitudni spekter hitrosti izmerjenih s centralnim senzorjem in (¢) amplitudni
spekter hitrosti izmerjenih z vogalnim senzorjem na jugozahodu stavbe.

Prva translacijska lastna frekvenca v smeri V-Z (X) in prva torzijska lastna
frekvenca, ocenjeni na podlagi Fourierjeve transformacije petih serij vsiljenih
vibracij v frekvencnem razponu med 5 in 100 Hz.

Gostote verjetnosti translacijskih lastnih frekvenc (nihajnih ¢asov) konstrukcije v
smereh X in Y ter torzijske lastne frekvence (nihajnega ¢asa), ocenjene na podlagi
ambientnih vibracij. Srednja vrednost in koeficient variacije sta bila ocenjena po
metodi najvecjega verjetja (poglavje 4.5.8).

Gostote verjetnosti translacijskih lastnih frekvenc (nihajnih ¢asov) konstrukcije v
smereh X in Y ter torzijske lastne frekvence (nihajnega Casa), ocenjene na podlagi
vsiljenih vibracij. Srednja vrednost in koeficient variacije sta bila ocenjena po
metodi najvecjega verjetja (poglavje 4.5.8).

Tlorisa pritli¢ja in prvega nadstropja obravnavane konstrukcije.

Shematicen prikaz modela konstrukcije iz programov (a) 3Muri in (b) SAP2000.
Nihajni ¢asi, doloceni s programoma SAP 2000 in 3Muri za konstrukcijske
modele definirane v preglednici 3.3. Horizontalna ¢rta predstavlja povprecje
eksperimentalno dolo¢enih nihajnih ¢asov z merjenjem ambientnih in vsiljenih
vibracij.

Stiri skupine krivulj potisne analize za osnovni model konstrukcije v (a) smeri X
in (b) smeri Y. Vsaka skupina krivulj potisne analize ima dolo¢eno smer in
razporeditev horizontalnih sil po visini, znotraj vsake skupine pa je razviden vpliv
slu¢ajne ekscentri¢nosti mase ey, ==+ 5 %.

Kriti¢na krivulja potisne analize osnovnega modela in njena idealizacija s
karakteristicnimi tockami.

Grafi¢ni prikaz metode N2 in dolocitev pgayc v formatu A-D. Ocena obnasanja je
narejena na podlagi rezultatov potisne analize v smeri +X z upoStevanjem
slucajne ekscentri¢nosti in modalne razporeditve horizontalnih sil po visini (glej
sliko 3.12).
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Poskodbe v kriti¢ni severni steni pri pomiku dyc, ki ustreza mejnemu stanju blizu
porusitve na krivulji potisne analize na sliki 3.12.

Vpliv negotovih vhodnih parametrov na krivulje potisne analize. Krivulja potisne
analize osnovnega modela je primerjana z modeli, kjer smo spreminjali: (a)
modula £ in G, (b) razmerje G/E, (c) maso modela preko specificne teze zidovja
in (d) podajnost stropov ter upostevanje predelnih sten.

(a) Vpliv negotovih vhodnih parametrov na nihajne Case ekvivalentnega modela
SDOF pri potisnih analizah v smeri X in pripadajo¢i nihajni Casi elasticnih
modelov konstrukcije ter (b) korelacija med 7" in T.

Vpliv §tirih skupin negotovih vhodnih parametrov na (a) pomik na meji
elasti¢nosti d,, (b) pomik pri mejnem stanju blizu porusitve dyc in (c) duktilnost
konstrukcije 4 = dyc / d,.

Vpliv negotovih vhodnih podatkov na (a) nosilnost idealizirane krivulje potisne
analize F), in (b) pospeSek pganc, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve.

(a) Matrika obnasanja v Vision 2000 (SEAOC, 1995) ter (b) nivoji obnaSanja
objektov v Vision 2000, FEMA-273 ter FEMA-356 (ATC, 2012a).

Shematicni prikaz osnovnih korakov metodologije SAC/FEMA za dolocitev
verjetnosti prekoracCitve doloCenega mejnega stanja z uposStevanjem negotovosti
(Cornell et al. 2002)).

Sestavni deli metodologije PEER za oceno obnaSanja konstrukcij (Aslani in
Miranda, 2005)).

Shemati¢ni prikaz metodologije PEER za oceno potresnega tveganja (Porter,
2003).

Krivulja potresne nevarnosti za obmocje Ljubljane (Brozovi¢ in Dolsek, 2013b).
(a) Primer izbranega skrajSanega akcelerograma ter (b) elasti¢ni spektri izbranih
30 akcelerogramov skupaj s ciljnim spektrom iz Evrokoda 8 za tip tal B.

Glavni koraki poenostavljene nelinearne analize obnaSanja konstrukcije za
dolocitev parametrov potresnih zahtev z upostevanjem negotovosti.

(a) Kinemati¢éni model makroelementa in (b) pripadajoce notranje sile
(Lagomarsino et al., 2009).

(a) Elasti¢ni in neelasti¢ni del pomika centralnega dela makroelementa ter (b)
trenjski in kohezijski sil precne sile v makroelementu.

(2) 3D model konstrukcije, doloc¢itev 3D in 2D vozliS¢ ter pravila za razdelitev
mase (Lagomarsino et al., 2013) in (b) moznosti za modeliranje konstrukcijskih
elementov v programu Tremuri.

Dolocitev vrednosti vzorca sluCajne spremenljivke X; po metodi vzorCenja z
latinsko hiperkocko.

Povezava krivulje potisne analize in karakteristicnih mejnih stanj poskodovanosti
zidane konstrukcije vkljuéno s tipi¢nimi etaznimi zasuki in pripadajocimi
popravili (povzeto po Bosiljkov et al., 2010a).

Krivulja potisne analize z mejnimi stanji poskodovanosti in njena tri-linearna
idealizacija.

Tipi¢na krivulja IDA SDOF modela (SDOF-IDA) z oznacenimi mejnimi stanji
poskodovanosti.

(a) Krivulje SDOF-IDA z oznaCenimi parametri potresnih zahtev pri razli¢nih
stopnjah intenzitete in (b) verjetnost prekoracitve parametra potresnih zahtev pri
razli¢nih intenzitetah.
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(a) Odvisnost med vodoravno silo H in pomikom ¢ na vrhu zidanega
preizkusanca s prevladujo¢im striznim obnasanjem ter ovojnica odnosa sila —
pomik; (b) idealizacija eksperimentalno dolo¢ene krivulje odpornosti z
idealizirano krivuljo vklju¢no s karakteristi¢cnimi tockami.

Poskodovanost pri razlicnih mejnih  stanjih  poskodovanosti  zidanega
preizkusanca: (a) nastanek prvih razpok, (b) dosezena nosilnost elementa (c)
mejno stanje blizu porusitve ob padcu nosilnosti na 80 % H,,, in (d) porusitev
elementa (Tomazevic€ et al., 2009).

Grafi¢ni prikaz testa Lilliefors s porazdelitveno funkcijo Fy in empiri¢no
porazdelitveno funkcijo Fy pri mejnem stanju: (a) nastanka poskodb, (b)
nosilnosti, (¢) blizu porusitve ter (d) krivulje ranljivosti za zidane elemente, ki se
poskodujejo v upogibu.

Grafi¢ni prikaz testa Lilliefors s porazdelitveno funkcijo Fy in empiri¢no
porazdelitveno funkcijo Fy pri mejnem stanju: (a) nastanka poskodb, (b)
nosilnosti, (c) blizu porusitve ter (d) krivulje ranljivosti za zidane elemente, ki se
poskodujejo v strigu.

Krivulje ranljivosti pri vseh mejnih stanjih poskodovanosti za zidove, ki se
porusijo v (a) upogibu ali (b) strigu ter verjetnost pojava mejnih stanj
poskodovanosti v odvisnosti od zasuka elementa, ki se porusi v (c¢) upogibu ter (d)
strigu.

Krivulja ranljivosti za porusitev objekta: empiri¢na in lognormalna porazdelitvena
funkcija P(C|IM).

Algoritem ocene ekonomskih izgub po (a) FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) in (b)
predlagani metodologiji.

Tloris (a) pritli¢ja, (b) prvega nadstropja in (c) drugega nadstropja ter (d) prerez
stavb AH in AS, ki poleg konstrukcijskih vkljucujejo tudi pozicijo in dimenzije
nekonstrukcijskih komponent.

Tloris (a) pritli¢ja, (b) prvega nadstropja in (c) drugega nadstropja ter (d) prerez
stavb BH in BS, ki poleg konstrukcijskih vkljucujejo tudi pozicijo in dimenzije
nekonstrukcijskih komponent.

Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) predelne stene, (¢) okna
in (e) dimnike ter verjetnost, da se bo komponenta pri doloCeni vrednosti
parametra potresnih zahtev nahajala v izbranem mejnem stanju za (b) predelne
stene, (d) okna in (f) dimnike.

Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) zatrepne zidove, (c)
streSnike in (e) spuséene strope ter verjetnost, da se bo komponenta pri doloceni
vrednosti parametra potresnih zahtev nahajala v izbranem mejnem stanju za (b)
zatrepne zidove, (d) stre$nike in (f) spuScene strope.

Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) ra¢unalnisko opremo, (c¢)
ostale komponente obcutljive na zasuk in (e) ostale komponente obcutljive na
pospesek ter verjetnost, da se bo komponenta pri doloceni vrednosti parametra
potresnih zahtev nahajala v izbranem mejnem stanju za (b) racunalni$ko opremo,
(d) ostale komponente obcutljive na zasuk in (f) ostale komponente obcutljive na
pospesek.

Shematicni prikaz 3D matemati¢nih modelov nosilne konstrukcije za (a) stavbi
AH in AS ter za (b) stavbi BH in BS.

Oznake in lokacija posameznih sten v tlorisu (a) stavb AH in AS ter (b) stavb BH
in BS.
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Ekvivalentni okviri iz zidov, preklad in togih odsekov za stavbi AH in AS.
Ekvivalentni okviri iz zidov, preklad in togih odsekov za stavbi BH in BS.

Potisne krivulje za stavbe AH (a, b), BH (¢, d), AS (e, f) in BS (g, h). Lo¢imo Stiri
smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po viSini (U in M).

Razvoj poskodovanosti v stenah W6Y, W7Y, W8Y in WIY v simulaciji 1 (BH-
M-(=Y)) pri stirih karakteristicnih mejnih stanjih DS1-DS4. Zaradi simetrije sten
WI10Y, W11Y, W12Y in W13Y ne prikazujemo.

Razvoj poskodovanosti v stenah W1X, W2X, W3X, W4X in W5X v simulaciji 2
(A-S-U-(-X)) pri stirih karakteristicnih mejnih stanjih poskodovanosti DS1 —
DS4.

Trilinearni odnos sila-pomik za ekvivalenten SDOF model stavb AH (a, b), BH
(c, d), AS (e, f) in BS (g, h) ter mejna stanja DS1-DS4. Loc¢imo S§tiri smeri (+X, -
X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

(a) Potisna krivulja, (b) idealizacija potisne krivulje s trilinearnim odnosom sila-
pomik na sistemu SDOF z oznacenimi mejnimi stanji poskodovanosti DS1-DS4,
(c) krivulja SDOF-IDA za akcelerogram 1 in (d) krivulje SDOF-IDA za vse
izbrane akcelerograme v simulaciji 1 (BH-M-(-Y)).

(a) Potisna krivulja, (b) idealizacija potisne krivulje s trilinearnim odnosom sila-
pomik na sistemu SDOF z oznafenimi mejnimi stanji poskodovanosti DS1-DS4,
(c) krivulja SDOF-IDA za akcelerogram 1 in (d) krivulje SDOF-IDA za vse
izbrane akcelerograme v simulaciji 2 (AS-U-(-X)).

Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo AH z mejnimi stanji
poskodovanosti DS1-DS4. Loc¢imo Stiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve
razporeditvi sil po visini (U in M).

Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo BH z mejnimi stanji
poskodovanosti DS1-DS4. Loc¢imo Stiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve
razporeditvi sil po visini (U in M).

Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo AS z mejnimi stanji
poskodovanosti DS1-DS4. Lo¢imo Stiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve
razporeditvi sil po viSini (U in M).

Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo BS z mejnimi stanji
poskodovanosti DS1-DS4. Loc¢imo Stiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve
razporeditvi sil po viSini (U in M).

Krivulje SDOF-IDA vkljuéno s horizontalnimi in vertikalnimi rezi za (a)
simulacijo 1 in (c) simulacijo 2. Prikazujemo Se gostoti verjetnosti in parametra
predpostavljene lognormalne porazdelitve pripadajo¢ih (b) pomikov in (d)
pospeskov tal.

Krivulje ranljivosti za stavbe AH, BH, AS in BS v smereh X in Y, ki omogocajo
dolocitev pogojne verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 pri potresu z
doloceno intenziteto.

Pogojna verjetnost prekoracitve mejnih stanj pri doloceni intenziteti za mejni
stanji (a) DS1 in (c) DS3 ter raz€lenitev verjetnosti prekoracitve mejnih stanj (b)
DSI1 in (d) DS3 po intenzitetah za simulacijo 1.

Razclenitev celotne izgube pri razlicnih intenzitetah potresa za simulacijo 1 (BH-
M-(-Y)) po ranljivostnih skupinah: (a) zidov, (b) predelnih sten, (c) oken, (d)
dimnikov, (e) zatrepnih zidov, (f) stropov, (g) racunalniske opreme in ostalih
komponent obc¢utljivih na (h) zasuk ter (i) pospesek.
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Raz¢lenitev celotne izgube pri razli¢nih intenzitetah potresa za simulacijo 2 (AS-
U-(-X)) po ranljivostnih skupinah: (a) zidov, (b) predelnih sten, (c) dimnika, (d)
strehe, (e) zatrepnega zidu in ostalih komponent obcutljivih na (f) zasuk ter (g)
pospesek.

Prispevki posameznih skupin komponent k pri¢akovani celotni izgubi v
odvisnosti od PGA za (a) simulacijo 2 in (b) simulacijo 1.

Prispevki posameznih skupin komponent k pricakovani celotni izgubi za smeri X
(a,c,e,g)in Y (b, d, f, h) za stavbi A (a-d) in B (e-h).

Razc€lenitev pricakovanih izgub pri razlicnih intenzitetah na deleza zaradi
(ne)porusitve za stavbe AH, BH, AS in BS, loceno za smeri X in Y.

Pogojna verjetnost prekoracitve izgube /, izrazene z delezem cene nadomestitve
objekta L,,; (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 in 1) v odvisnosti od intenzitete potresa
za stavbe AH, BH, AS in BS.

Pogojna verjetnost prekoraCitve doloCene vrednosti izgub pri potresih z
intenzitetami 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 gin 0.6 g za stavbe AH, BH, AS in BS.
Pricakovana letna izguba v stavbah AH, BH, AS in BS ter prispevek potresov z
intenzitetami pga brez uposStevanja mej (a, c, e, g) in z upostevanjem omejitev pga
>0.05 g (b, d, f, h).

Krivulje izgub A(Lr> [,) in verjetnosti prekoracitve izgub v ¢ letih P(Ly > [t let) za
stavbe AH, BH, AS in BS.

Gostote verjetnosti sluc¢ajnih spremenljivk izbranih modelnih negotovosti
vklju¢no s parametroma porazdelitvene funkcije.

Primerjava vzor¢nih vrednosti materialnih parametrov izbranih parov slucajnih
spremenljivk pred in po optimizaciji vzoréne matrike.

Potisne krivulje za stavbe AH, BH, AS in BS za vse variante konstrukcijskih
modelov vkljuéno z mediano potisnih krivulj stohasti¢énega modela ter potisno
krivuljo deterministicnega modela. Prikazujemo kriti¢ne potisne analize v vsaki
od smeri X in Y.

Karakteristi¢ne toCke potisnih krivulj stohasti¢nega in deterministi¢nega modela
stavb AH, BH, AS in BS, ki predstavljajo mejna stanja konstrukcije DS1-DS3. Za
vsako mejno stanje prikazujemo parametra predpostavljene lognormalne
porazdelitvene funkcije (ups, fps) pomikov in sil ter njihove minimalne in
maksimalne vrednosti [min max].

Trilinearni odnos sila-pomik za ekvivalentne SDOF modele stavb AH (a,b), BH
(c,d), AS (e,f) in BS (gh). Prikazane so idealizacije kriticnih potisnih analiz v
smereh X in Y za stohasticni in deterministi¢ni model.

Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme in variante pri kriticnih
kombinacijah parametrov potisne analize za stavbe AH, BH, AS in BS. Prikazana
so tudi mejna stanja poskodovanosti DS1-DS4.

Krivulje SDOF-IDA stohasti¢nega in deterministicnega modela pri kriti¢nih
kombinacijah parametrov potisne analize za stavbe AH, BH, AS in BS. Prikazane
so tudi 16-ta, 50-ta in 84-ta kvantilna krivulja.

(a)-(d) Vpliv negotovosti v potresni obtezbi in (e)-(h) vpliv modelnih negotovosti
na ocenjene kapacitete konstrukcije BH-M-(-X) pri mejnih stanjih DS1-DS4 pri
razli¢nih variantah oziroma akcelerogramih.

Stevilo simulacij pri katerih pride do posameznih mejnih stanj konstrukcije BH-
M-(+X) znotraj intervala intenzitete s korakom 0.01 g. Pri vsakem mejnem stanju
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DS1-DS4 sta dodana Se parametra predpostavljene lognormalne porazdelitve
kapacitet konstrukcije.

Krivulje ranljivosti za stavbe AH, BH, AS in BS v smereh X in Y, ki omogocajo
dolocitev pogojne verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 pri potresu z
doloceno intenziteto z upoStevanjem aleatornih negotovosti (det) oziroma z
upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti (stoh).

Prispevki posameznih ranljivostnih skupin k pricakovani celotni izgubi pri pogoju
neporusitve z upostevanjem modelnih negotovosti za stavbe AH, BH, AS in BS,
loCeno v smereh X in Y.

Prispevki posameznih ranljivostnih skupin k pricakovani celotni izgubi z
uposStevanjem in brez upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det) za stavbo AH
v smeri X. Prikazan je tudi razpon minimalnih in maksimalnih izgub v
posameznih ranljivostnih skupinah v odvisnosti od intenzitete.

Razclenitev pricakovanih izgub pri razlicnih intenzitetah na deleza zaradi
(ne)porusitve za stavbe AH, BH, AS in BS, lo¢eno za smeri X in Y. Rezultati so
prikazani za primer stohasticnega in deterministicnega modela.

Pogojna verjetnost prekoracitve izgube /, izrazene z delezem cene nadomestitve
objekta L,.; (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 in 1) v odvisnosti od intenzitete potresa
za stavbe AH, BH, AS in BS z/brez upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det).
Pogojna verjetnost prekoracitve doloCene vrednosti izgub pri potresih z
intenzitetami 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g za stavbe AH, BH, AS in BS
z/brez upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det).

Pri¢akovana letna izguba v stavbah AH, BH, AS in BS ter prispevek potresov z
intenzitetami pga brez upoStevanja mej (a, ¢, e, g) in z upostevanjem omejitev
intenzitet pga > 0.05 g (b, d, f, h). Prikazane so pricakovane letne izgube z in brez
upostevanja modelnih negotovosti.

Krivulje izgub A(L7> /) in verjetnosti prekoracitve izgub v ¢ letih P(L> /|t let) za
stavbe AH, BH, AS in BS. Prikazane so razlike med rezultati stohasti¢nega in
deterministicnega modela.

Tornado diagrami prikazujejo vpliv vhodnih modelnih parametrov stavbe BH-M-
(+X) na razli¢ne rezultate, dobljene s potisno analizo in inkrementalno dinami¢no
analizo na modelu SDOF.

Tornado diagrami prikazujejo vpliv vhodnih modelnih parametrov stavbe BH-M-
(+X) na razlicne mere za oceno potresnega tveganja zidanih konstrukcij.
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SIMBOLI

a parameter za doloCitev mejnega zasuka; indeks akcelerograma;

A povrsina vodoravnega prereza zidu

ag, ..., ds koeficienti za dolo¢itev maksimalnega pospeska etaze

A, celotna efektivna povrsina sten v prvi etazi

Aeny povrsina pod krivuljo potisne analize do pomika pri konénem mejnem stanju

A; prerez stene i v prvi etazi stavbe

o spodnja meja i-tega podobmocja zaloge vrednosti porazdelitvene funkcije j-te slucajne

" spremenljivke

Ayov cena/strosek nadomestitve enote komponente z enakovredno novo komponento;

Apopravil cena/stroSek vseh popravil enote komponente pretvorjen na trenutni ¢as

b parameter za dolo¢itev mejnega zasuka d,; faktor porazdelitve striznih napetosti po prerezu

BTP bruto tlorisna etazna povrsina objekta

c parameter nelinearne strizne deformabilnosti

Crov cena/strosek posameznih del, ki so potrebna za izdelavo enote nove komponente

Crovogradnie cena/strosek izgradnje nove stavbe na enoto bruto tlorisne povrsine

Cpopravil cena/strosek posameznih del, ki so potrebna za popravilo enote poskodovane komponente

Cr enkratni stroski protipotresne obnove oziroma sanacije

G, koeficient za dolocitev nihajnega ¢asa konstrukceij, odvisen od tipa stavbe

d horizontalni pomik na vrhu zidanega preizkusanca/konstrukcije, lokacija objekta

d pomik SDOF modela

dy pomik na vrhu konstrukcije pri zanemarljivi nosilnosti — toc¢ka v trilinearni idealizaciji

d., pomik na vrhu konstrukcije pri nastanku prvih razpok

D, kriti¢na vrednost statistike za zavrnitev ni¢elne domneve

drmax pomik na vrhu konstrukeije pri maksimalni nosilnosti

Do statistika pri testu Lillieforsa

dye pomik na vrhu konstrukcije pri 80 % nosilnosti konstrukcije F),,.,

DS mejno stanje poskodovanosti izrazeno s slu¢ajno spremenljivko

ds izbrano mejno stanje poskodovanosti

DV sodilo oziroma odlocitvena spremenljivka izrazena s slu¢ajno spremenljivko (npr. ekonomska
izguba, ¢as motnje poslovanja, zrtve)

dv vrednost mere za izgubo

d, pomik na vrhu konstrukceije pri nastanku prvih razpok oziroma na meji elasti¢nosti

dy* pomik SDOF modela na meji elasti¢nosti

E elasti¢ni modul zidovja; norma za razliko korelacijskih matrik v metodi LHS; izpostavljenost
potresni nevarnosti; pri¢akovana vrednost

e etaza; ekscentri¢nost osne sile

E(x]y) pri¢akovana vrednost parametra x pri pogoju y

E, energija disipacije zaradi neelasti¢ne deformacije materiala v makroelementu

EDP parameter potresnih zahtev izrazen s slué¢ajno spremenljivko

edp vrednost parametra potresnih zahtev

E zgornja meja modula elasti¢nosti zidovja; norma za razliko med generirano in ciljno

max korelacijsko matriko v metodi LHS

E.ix spodnja meja modula elasti¢nosti zidovja

E,oran norma za razliko med generirano in ciljno korelacijsko matriko v metodi LHS

ex slucajna ekscentri¢nost obtezbe v smeri X ali Y

F celotna pre¢na sila ob vpetju

F' notranja sila SDOF modela

F, sila ob vpetju konstrukcije pri zanemarljivi nosilnosti — tocka v trilinearni idealizaciji

fo normalizirana tla¢na trdnost zidaka

1. tla¢na trdnost zidovja

Jemax zgornja meja tlacne trdnosti zidovja

Semin spodnja meja tlacne trdnosti zidovja

fex karakteristi¢na tlacna trdnost zidovja

F, sila ob vpetju konstrukcije pri nastanku prvih razpok

F, potresna sila v e-ti etazi

fe indeks ranljivostne skupine

o tlacna trdnost malte

Fox sila ob vpetju konstrukcije pri doseZeni nosilnosti konstrukcije
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Jui (m)
Fye
Jri (1)
Js

fi

Jr

.fl, max
f;,min
e

Jro
ﬁo,max
ﬁo,min

%ﬁj ;ﬁ

Q% Q

min

REEs

~

gostota verjetnosti magnitude M

sila ob vpetju konstrukcije pri 80 % nosilnosti konstrukcije ..

gostota verjetnosti oddaljenosti lokacije objekta od izvora potresa

faktor skaliranja akcelerogramov

natezna trdnost zidovja; faktor za pretvorbo cen na sedanji ¢as

torzijska lastna frekvenca; redukcijski faktor temperature pri optimizacijskem algoritmu
simuliranega ohlajanja

zgornja meja natezne trdnosti zidovja

spodnja meja natezne trdnosti zidovja

strizna trdnost zidovja

zacetna strizna trdnost zidovja

zgornja meja zacetne strizne trdnosti zidovja

spodnja meja zacetne strizne trdnosti zidovja

upogibna trdnost zidovja

porazdelitvena funkcija slucajne spremenljivke X

gostota verjetnosti sluajne spremenljivke X

empiri¢na porazdelitvena funkcija slucajne spremenljivke X na podlagi vzorca

sila na meji elasti¢nosti idealizirane krivulje potisne analize

nosilnost SDOF modela na meji elasti¢nosti

strizni modul zidovja

teznostni pospesek

zgornja vrednost striznega modula zidovja

spodnja vrednost striznega modula zidovja

visina zidu/makroelementa

vodoravna sila, ki deluje na zid (obi¢ajno potresna obremenitev); potresna nevarnost; vi§ina
konstrukcije; Heavisidova funkcija

tocka nicelnega momenta

viSina zidaka

sila v preizkusancu na meji nastanka razpok

funkcija potresne nevarnosti

sila v preizkusancu pri dosezeni nosilnosti

korekcija maksimalnega pospeska tal za dolocitev maksimalnega pospeska etaze e

sila v preizkusancu pri kon¢nem mejnem stanju blizu porusitve

sila v preizkusancu na meji elasti¢nosti

izvor potresa

etazni zasuk

intenziteta potresa izrazena s slu¢ajno spremenljivko

vrednost mere za intenziteto potresa; indeks mere za intenziteto

mejna intenziteta, ki v konstrukciji povzroci porusitev

konstanta za doloc¢itev tlacne trdnosti zidovja; ciljna korelacijska matrika v metodi LHS
naklon funkcije potresne nevarnosti v logaritemskih koordinatah; togost makroelementa
srednja letna frekvenca prekoracitve enotine intenzitete potresa

efektivna togost zidu/konstrukcije

konstanta za dolo¢anje elasticnega modula zidovja

vrednost ciljnega korelacijskega koeficienta med slu¢ajnima spremenljivkama JX; in X; v
metodi LHS

dolzina zidu

delez cene popravila poskodb komponente v primerjavi s ceno enakovredne nove komponente
dolzina zidaka

dolzina tlacenega dela zidu

izguba/strosek popravil v ranljivostni skupini fg

izguba/strosek popravil v komponenti j

cena izgradnje nadomestne stavbe

izguba/strosek popravil v skupini komponent pg

slucajna spremenljivka celotne izgube na nivoju konstrukcije

vrednost slucajne spremenljivke celotne izgube

neto sedanja vrednost izgub zaradi potresov

dolzina stavbe v globalni smeri X ali Y

Stevilo mejnih stanj pri dolo¢eni komponenti; vrednost magnitude; masa konstrukcije;
magnituda potresa izrazena s slu¢ajno spremenljivko; moment v zidu
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m masa ekvivalentnega SDOF modela

m, masa e-te etaze

Miypax maksimalna pri¢akovana magnituda

Moin minimalna pri¢akovana magnituda

M, upogibna nosilnost zidu

my moment prvega reda slucajne spremenljivke X oziroma povprecna vrednost

Ny mediana logaritmov vrednosti slucajne spremenljivke X — parameter lognormalne porazdelitve
n Stevilo dogodkov; normirana osna sila; Stevilo vrednosti sluc¢ajne spremenljivke v vzorcu
N osna sila v zidu/makroelementu

n, Stevilo vseh izbranih akcelerogramov

n, Stevilo etaz

Nim Stevilo intenzitet v inkrementalni dinamiéni analizi

Ninvor Stevilo potencialnih izvorov potresa

Nyt Stevilo mutacij znotraj enega koraka optimizacije po metodi simuliranega ohlajanja

Nyim Stevilo konstruke ijskih modelov, generiranih z metodo LHS;

Ngim Stevilo simulacij v metodi Monte-Carlo

Nyar Stevilo slucajnih spremenljivk obravnavanih z metodo LHS

indeks, ki oznacuje razporeditev horizontalnih sil po visini (enakomerna in modalna) v potisni

P analizi ter smer obtezbe (+,-,X,Y); gostota verjetnosti sluc¢ajne spremenljivke

P verjetnost nastanka dogodka, porazdelitvena funkcija

PXY) pogojna verjetnost dogodka X v primeru, da nastopi dogodek Y

PFA maksimalen pospesek etaze

e indeks za skupino komponent

PGA slucajna spremenljivka s katero opisemo izbrano mero za intenziteto - maksimalni pospesek tal

pga maksimalni pospesek temeljnih tal

Pgaso.ps mediana kapacitete konstrukcije pri izbranem mejnem stanju

pgay maksimalni pospesek temeljih tal na skali (tip tal A)

pgaps kapacitete konstrukcije pri izbranem mejnem stanju

q koli¢ina enot v skupini komponent; faktor obnaSanja

r vrednost oddaljenosti izvora potresa od lokacije stavbe
oddaljenost izvora potresa od izbrane lokacije stavbe; potresno tveganje; enakomerno

R porazdeljena sluc¢ajna spremenljivka na intervalu [0,1] pri metodi simuliranega ohlajanja;
funkcija maksimalne energije disipacije v makroelementu

Rizracun izraGunana nosilnost zidanega preizkuSanca

Vinax najvecja oddaljenost potencialnega izvora potreas od lokacije stavbe

R, strizna nosilnost zidu z zdrsom/prestrigom

R, strizna nosilnost z nastankom diagonalnih razpok

Ry nosilnost zidanega preizkusanca iz eksperimenta

R, upogibna nosilnost zidu izrazena s precno silo

R, redukcijski faktor

S generirana korelacijska matrika v metodi LHS; razmerje med potresno silo in nosilnostjo;
faktor tal

s indeks simulacije, ki je definirana s konstrukcijskim modelom m, kombinacijo parametrov
potisne analize p ter z akcelerogramom a

S.T) spektralni pospesek pri osnovnem nihajem ¢asu konstrukcije

Sa Sy, Sy spektralni pospesek, hitrost in pomik

See elasticni spektralni pospesek pri nihajnem Gasu 7"

Sge.nC elasti¢ni spektralni pospesek pri mejnem stanju blizu porusitve

Say spektralni pospesek na meji tecenja neelasticnega SDOF sistema

Sy neelasti¢ni spektralni pomik pri nihajnem &asu 7°

Sge elasti¢ni spektralni pomik pri nihajnem ¢asu 7"

Say spektralni pomik na meji teCenja SDOF sistema

S vrednost generiranega korelacijskega koeficienta med slu¢ajnima spremenljivkama JX; in X; v

! metodi LHS

Sy standardna deviacija vzorca vrednosti slu¢ajne spremenljivke X

t debelina zidu; dolzina akcelerograma; ¢asovno obdobje

T osnovni nihajni ¢as konstrukcije; temperatura ohlajanja pri metodi simuliranega ohlajanja;

precna sila v makroelementu
nihajni Cas ekvivalentnega SDOF modela
T, zacetna temperatura ohlajanja pri metodi simuliranega ohlajanja

s
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Tp spodnja meja nihajnega ¢asa na delu spektra s konstantnimi vrednostmi spektralnega pospeska

Te karakteristi¢ni nihajni ¢as na meji med konstantnim spektralnim pospeskom in hitrostjo

T, kohezijski del precne sile v makroelementu

tor Cas, v katerem se povrnejo stroski protipotresne utrditve

Tr trenjski del precne sile v makroelementu

u osni pomik makroelementa v Tremuriju

V ranljivost

Ve koeficient variacije modula elasti¢nosti zidovja

Vi koeficient variacije tla¢ne trdnosti zidovja

Vi koeficient variacije natezne trdnosti zidovja

Vio koeficient variacije zaCetne strizne trdnosti zidovja

Ve koeficient variacije stalne obtezbe; koeficient variacije striznega modula zidovja

Vo koeficient variacije koristne obtezbe

Vs 30 povprecna hitrost striznega valovanja tal

v, koeficient variacije specifi¢ne teze

Vstmax koeficient variacije mejnega zasuka elementa pri mejnem stanju nosilnosti

Vsu koeficient variacije mejnega zasuka elementa pri mejnem stanju blizu porusitve

Vs, koeficient variacije mejnega zasuka elementa pri mejnem stanju prvih razpok

Ve koeficient variacije koeficienta kriticnega dusenja

w precni pomik makroelementa v Tremuriju

w teza konstrukcije

X slu¢ajna spremenljivka; smer

X vrednost slu¢ajne spremenljivke X

X povpreéna vrednost vzorca vrednosti slu¢ajne spremenljivke X

. vektor vrednosti izbranih slucajnih spremenljivk - parametri matemati¢nega modela za

! upostevanje negotovosti, dobljeni z metodo LHS

X; i-ta vrednost j-te slucajne spremenljivke X; v okviru metode LHS

X; Jj-ta slucajna spremenljivka

Y slucajna spremenljivka; smer

Z slucajna spremenljivka v metodi LHS

Ze kota etaze e
konstanta za dolocanje tlacne trdnosti zidovja; koeficient robnih pogojev; stopnja tveganja pri

a statisticnem testu; razmerje med pri¢akovano letno izgubo pred in po protipotresni utrditvi;
parameter poskodovanosti makroelementa
konstanta za dolo¢anje tla¢ne trdnosti zidovja; delez dolzine stavbe pravokotno na smer

s potresa za dolocCitev sluc¢ajne ekscentriénosti obtezbe; parameter meh¢anja materiala; indeks
zanesljivosti
standardna deviacija naravnih logaritmov parametra potresnih zahtev/kapacitete v izbranem

Pos mejnem stanju poSkodovanosti

y specifi¢na teza zidovja; strizni zdrs v makroelementu

) zasuk elementa, razmerje med horizontalnim pomikom d in vi§ino elementa /

A viSina robnega dela makroelementa v programu Tremuri

Ocr zasuk elementa na meji nastanka razpok

Ops mediana zasukov elementa pri mejnem stanju poskodovanosti ds

AE razlika v normi E pred in po k-ti mutaciji v okviru metode simuliranega ohlajanja

or mejni zasuk zidu pri upogibni porusitvi

O Himax zasuk elementa pri mejnem stanju nosilnosti

s mejni zasuk zidu pri strizni porusitvi

Oy mejni zasuk zidu pri mejnem stanju blizu porusitve

Ovmax zgornja meja zasuka elementa pri mejnem stanju blizu porusitve

Oumin spodnja meja zasuka elementa pri mejnem stanju blizu porusitve

0, zasuk elementa pri mejnem stanju prvih razpok

Oyx indeks obcutljivosti izhodnega parametra y na vhodni parameter x
Stevilo (logaritemskih) standardnih deviacij za katero se spektralni pospesek pri nekem

& nihajnem ¢asu S,(7) razlikuje od predvidene srednje vrednosti S,(7) ocenjene z modelom
pojemanja intenzitete potresa za izbran potresni scenarij

P razmerje med eksperimentalno dolo¢eno in izraGunano nosilnostjo zidu; maksimalni etazni
zasuk; parametri potresa (tip preloma, lastnosti tal)

0. ps globalni zasuk konstrukcije pri dolo¢enem mejnem stanju poskodovanosti DS

A srednja letna frekvenca; letna diskontna stopnja; vitkost zidu
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srednja letna frekvenca porusitve konstrukcije

srednja letna frekvenca prekoracitve izbranega mejnega stanja
srednja letna frekvenca prekoracitve intenzitete potresa

koeficient trenja; duktilnost konstrukcije; srednja vrednost slu¢ajne spremenljivke
pri¢akovana srednja vrednost logaritma intenzitete potresa
duktilnost konstrukcije pri mejnem stanju blizu porusitve

delez kriticnega dusenja

korelacijski koeficient med dvema slu¢ajnima spremenljivkama
standardna deviacija

povpreéna tlaéna napetost v vodoravnem prerezu zidu

povpreéna tlaéna napetost v tlacenem delu zidu

standardna deviacija logaritemskih vrednosti intenzitete potresa
standardna deviacija logaritmov vrednosti slu¢ajne spremenljivke X
varianca slucajne spremenljivke X

nihajna/deformacijska oblika kostrukcije;

zasuk makroelementa v Tremuriju

standardizirana normalna porazdelitev

trenjski in energijski kriterij za dolo¢anje poskodovanosti in striznega zdrsa makroelementa
statistika pri statisti¢nem testu y

faktor za kombinacijo obtezbe

transformacijski faktor za pretvorbo MDOF modela v SDOF model

XXXI
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SLOVARCEK IZRAZOV — TERMINOLOGIJA

collapse fragility P(C|IM) ocena pogojne verjetnosti porusitve
component komponenta

cost benefit analysis analiza stroS§kov in koristi

cumulative distribution function - CDF kumulativna porazdelitvena funkcija

damage analysis analiza poskodovanosti

discount rate - 4 diskontna stopnja

exposure izpostavljenost

fragility function/curve funkcija/krivulja ranljivosti

fragility group ranljivostna skupina

generic drift/acceleration sensitive components komponente, obcutljive na zasuk/pospeske
ground motion prediction model model pojemanja intenzitete potresa
ground-motion scale factor faktor skaliranja akcelerogramov

half-power bandwidth Sirina krivulje maksimalnega odziva

hazard analysis analiza potresne nevarnosti

hazard curve krivulja potresne nevarnosti

intensity-based loss assessment ocena izgub zaradi doloCene intenzitete potresa
latin hypercube sampling technique stratificirano vzoréenjo z latinsko hiperkocko
loss analysis analiza/ocena ekonomskih izgub

loss curve - P(DV) krivulja izgub

loss function - P(DV|DM) funkcija izgub

nonlinear shear deformability parameter - ¢ parameter nelinearne strizne deformabilnosti
peak-oriented hysteretic model histerezni model usmerjen k predhodnemu maksimumu
performance obnasanje

performance group skupina komponent

performance matrix matrika obnasanja

performance measure mera za oceno obnasanja/potresnega tveganja
pinching efekt zozitve histereznih zank

probability density function - PDF gostota verjetnosti zvezne sluc¢ajne spremenljivke
pushover analysis potisna analiza

pushover curve krivulja potisne analize

risk management upravljanje/obvladovanje tveganja

safety tagging oznacitev stopnje nevarnosti v stavbi po potresu
sampling frequency frekvenca zajemanja podatkov
scenario-based loss assessment ocena izgub zaradi scenarija potresov

seismic risk potresno tveganje

simulated annealing algoritem simuliranega ohlajanja

softening parameter - f§ parameter meh¢anja materiala

soil-structure interaction interakcija med zemljino in konstrukcijo
structural analysis analiza obnasanja konstrukcije

truncated lognormal distribution odrezana lognormalna porazdelitev

tuff masonry vulkanski tuf

velocimeter senzor za merjenje hitrosti

vulnerability ranljivost
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OKRAJSAVE

ASCE

ATC

BSC koeficient precne sile

C porusitev

cor koeficient variacije

CUREe

DM mera za poskodovanost

DS mejno stanje poskodovanosti

DV mera za izgubo / sodilo

EAL pri¢akovana letna izguba

EDP parameter potresnih zahtev

FEMA

FFT hitra Fourierjeva transformacija

HVSR metoda spektralnih razmerij

IDA inkrementalna dinamic¢na analiza

IDR etazni zasuk

IKPIR 1n§tit1}t za K?nstmkcij e, Potresno Inzenirstvo
in Racunalnistvo

M mera za intenziteto

LHS stratificirano vzoréenje z latinsko hiperkocko

MAF srednja letna frekvenca prekoracitve

MDOF model z ve¢ prostostnimi stopnjami
mejno stanje blizu porusitve oziroma primer

NC " . v b
brez upostevanja porusitve konstrukcije

NonPaDAn  neparametri¢na analiza dusenja

NPV neto sedanja vrednost

OpenSees odpr.tokodno programgko orodje za izvajanje
analiz potresnega odziva

PBEE metoda kontroliranega odziva

PEER

PFA maksimalni pospesSek etaze

PGA maksimalni pospesek tal

PGD maksimalni pomik tal

PGV maksimalna hitrost tal

PP metoda iskanja spektralnih vrhov

PSHA verjetnostna analiza potresne nevarnosti

SDOF model z eno prostostno stopnjo

SEAOC

SRC koeficient potresne odpornosti

SSR metoda SSR

ZAG Zavod za Gradbenistvo

American Society of Civil Engineers
Applied Technology Council

base shear coefficient

collapse

coefficient of variation

California Universities for Research in
Earthquake Engineering

damage measure

damage state

decision variable

expected annual loss

engineering demand parameter

Federal Emergency Management Agency
fast Fourier transform

Horizontal to Vertical Spectral Ratio
incremental dynamic analysis
interstorey drift

The Institute of Structural Engineering,
Earthquake Engineering and Construction IT
intensity measure

latin hypercube sampling technique
mean annual frequency of exceedance
multi-degree-of-freedom model

near collapse limit state or non-collapse case

non-parametric damping analysis

net present value

Open System for Earthquake Engineering
Simulation

Performance based earthquake engineering
Pacific Earthquake Engineering Research Center
peak floor acceleration

peak ground acceleration

peak ground displacement

peak ground velocity

peak-picking technique

probabilistic seismic hazard analysis
single-degree-of-freedom model

Structural Engineers Association of California
shear resistance coefficient

standard spectral ratio

Slovenian national building and civil
engineering institute
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1 UVOD

Zidane zgradbe predstavljajo precejSen delez novo zgrajenih preprostih enodruzinskih his, Se ve¢ pa
jih je med starimi objekti in stavbami kulturne dedis¢ine. Ravno zidane stavbe v mestnih jedrih so
obicajno potresno najbolj ranljivi del obstojecega gradbenega fonda, kar potrdi vsak potres, ki tak§no
naselje prizadene. Bivanje v potresno ranljivih stavbah je nevarno, poleg tega pa so velike tudi
materialne izgube, ki jih povzro¢i mocan potres. Zaradi tega se lastniki, lokalne oblasti in inZenirji
velikokrat soocajo s tezko dilemo ali zidane stavbe utrditi, nadomestiti z novim objektom ali prepustiti
staranju? Sredstva, ki so namenjena za vzdrzevanje objektov, se lahko porabijo za vzpostavitev
funkcionalnosti objektov v prvotno stanje, za nadgradnjo funkcionalnosti, ki ustreza sodobnim
standardom, ali za porusitev objekta in nadomestitev z novim, sodobnim objektom. Odlo¢itev za eno
od resitev dostikrat ni enostavna, saj stare zidane stavbe najveckrat niso bile projektirane na potres in
pogosto ni ekonomic¢no, da bi jih utrdili do te mere, da bi zadostile danasnjim predpisom, ki zahtevajo,
da stare zgradbe izkazujejo enako stopnjo varnosti kot novi objekti. Bolj smiselno bi bilo, da bi se
investitor oziroma lastnik objekta lahko odlocil o stopnji tveganja, ki ga je pripravljen sprejeti na
podlagi podatkov o pomembnosti objekta in o finan¢nih izgubah, ki bi mu jo prizadejali morebitni
potresi, v primerjavi s stroski utrditve.

Tezava starih zidanih stavb je tudi v tem, da so velikokrat zgrajene brez ustreznih ukrepov za
povecanje potresne varnosti (AB vezi in ploSCe, iz materiala vprasljive kakovosti, itd.) in brez
racunskih dokazov potresne odpornosti, skladno s tradicijo gradnje v preteklosti. Negotovosti pri
gradnji zidanih stavb so precejSne, znacilen pa je tudi zelo velik raztros mehanskih lastnosti materiala.
Problem predstavljata tudi potresna obtezba, ki je ne znamo to¢no dolociti, ter model stavbe, s katerim
lahko le priblizno opiSemo odziv stavbe med potresi. Omenjene negotovosti imajo obi¢ajno mocan
vpliv na oceno obnaSanja konstrukcije in negativno vplivajo tudi na potresno tveganje, ki ga lahko
izrazimo z verjetnostjo prekoraditve izbranega mejnega stanja oziroma s pri¢akovanimi ekonomskimi
izgubami v dolocenem casovnem obdobju. Kljub temu standardi obicajno dolocajo, da je potrebno
konstrukcijo preveriti na zgolj eno jakost potresa z doloceno povratno dobo pri deterministi¢nih
podatkih za material, ki se jih velikokrat predpostavi na podlagi literature in lahko mocno odstopajo od
dejanskih vrednosti. To ne daje dovolj natan¢nih informacij o obnasanju zgradb med potresi, zato
Stevilni raziskovalci po svetu raziskujejo uporabo verjetnostnih metod v potresnem inZenirstvu. Z
njihovo pomocjo, namesto tradicionalnih kontrol nosilnosti v primerjavi s potresno obtezbo, raje
dolocajo verjetnost, da bo presezeno doloceno mejno stanje oziroma financ¢na izguba pri delovanju
potresne obtezbe.

1.1 Motivacija in cilji doktorske disertacije

Gradbeni objekti morajo biti projektirani in izvedeni tako, da prenesejo vse obremenitve, ki delujejo
nanje v predvideni zivljenjski dobi. Hiter razvoj v potresnem inzenirstvu in racunalniStvu sedaj
omogoca, da lahko precej dobro ocenimo obnasanje konstrukcij, ¢e poznamo obremenitve in zmoznost
konstrukcije, da te obremenitve prenese. V analizi obremenitve in nosilnosti stavb nastopajo Stevilne
negotovosti, ki so lahko posledica nakljucij (pojav potresa) ali pa naSega nepopolnega poznavanja
(npr. modeliranje konstrukcij). V preteklosti so inzenirji vpliv negotovosti zanemarili, uporabili
varnostne faktorje oziroma so negotovosti upostevali tako, da so sprejemali konservativne odloCitve v
projektiranju stavb. Na tak nacin je nemogoce oceniti, kako varna je konstrukcija v resnici. Pogosto se
zgodi, da je posledica preve¢ konservativnih predpostavk bistveno predimenzionirana konstrukcija, po
drugi strani pa je mogoce tudi, da konstrukcija vseeno sploh ni dovolj varna. Teorija zanesljivosti
konstrukcij in ocena potresnega tveganja omogocata zajem negotovosti v analizi in kvantifikacijo
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varnosti konstrukcije v smislu verjetnosti prekoracitve predpisanih mejnih stanj oziroma socialno
ekonomskih posledic.

Cilj vseh gradbenih predpisov je zagotavljanje ustrezne varnosti objektov in cloveskih zivljenj. S
predpisanimi postopki projektiranja, minimalnimi dimenzijami elementov ter ustreznostjo vgrajenih
materialov lahko doseZzemo, da se konstrukcije pri moc¢nih potresih poskodujejo, ne pa porusijo.
Ceprav je bil cilj, da se objekti ne porusijo in tako povzroéijo ¢im manj Zrtev, izpolnjen tudi pri vecini
objektov na Bovskem, sta potresa v letth 1998 in 2004, povzrocila gmotno Skodo, ki se zdi
gromozanska, Se posebej, ¢e upoStevamo, da se oba potresa sploh ne uvr§¢ata med posebej mocne
potrese. Obnova preko 1800 objektov v Posocju, za katero je bilo porabljenih preko 100 milijonov
evrov, traja ze veC kot 16 let in Se danes ni v celoti zaklju¢ena (Moc¢nik, 2012). Podobno se je izkazalo
tudi pri nekaterih drugih potresih, v katerih je bila gmotna Skoda nesorazmerna z njihovo rusilno
mocjo (npr. Kobe, Northridge), kar je sprozilo zanimanje med inzenirji, da je potrebno poleg
varovanja zivljenj ve¢ pozornosti nameniti tudi zmanjSevanju ekonomskih izgub. Pojavila se je
potreba po kvantifikaciji izgub, ki poleg smrtnih Zrtev in ekonomskih izgub zajemajo tudi posredno
Skodo zaradi motenj v poslovanju podjetij. Potrebno je bilo razviti metodologijo, ki bi omogocala
realno napoved izgub v stavbi, s ¢imer bi bilo mogoce napovedati dejansko ranljivost objektov in po
potrebi ukrepati in zmanjsati ocenjeno tveganje.

Glavni kriteriji, katerim mora uspeSna metodologija za oceno potresnega tveganja zadoscati, so:
moznost preprostega zdruzevanja informacij strokovnjakov iz razli¢nih podrocij (seizmologi, potresni
inZenirji, cenilci, itd.), kvantifikacijo potresnega tveganja na nacin, ki je zanimiv za investitorje in
moznost upostevanja razli¢nih negotovosti, ki spadajo k oceni potresnega tveganja. Prva metodologija,
ki je bila razvita za oceno potresnega tveganja in je zadoS¢ala vsem omenjenim kriterijem je bila
metodologija PEER (angl. Pacific Earthquake Engineering Research Center — PEER) (PEER, 2014).
Metodologijo so tekom let raziskovali in izboljSevali, zadnjo nadgradnjo pa predstavlja dokument
FEMA-P-58 (ATC, 2012a). V naslednjih letih bo verjetno sledilo vrednotenje te razli¢ice, odkrivanje
njenih pomanjkljivosti in izboljSevanje, vse z namenom, da se tudi v gradbeni praksi omogoci realno
oceno potresnega tveganja in njegovega upravljanja. Ena od tak$nih Studij je tudi ta doktorska
disertacija, katere cilji so bili naslednji:

e Razvoj izboljSane metodologije za oceno potresnega tveganja zidanih konstrukcij v smislu
verjetnosti prekoracitve dolo¢enega mejnega stanja oziroma ekonomskih izgub z upoStevanjem
negotovosti

e Dolocitev vpliva aleatornih in epistemi¢nih negotovosti na parametre potresnih zahtev ter na
potresno tveganje zidanih konstrukcij in dolocitev tistih parametrov, ki imajo najvecji vpliv na
rezultate

e Razvoj funkcij ranljivosti na nivoju zidanih komponent, ki bodo omogocale bolj verodostojno
oceno potresnega tveganja zidanih stavb in s katerimi bomo razsirili obstojeCo bazo funkcij
ranljivosti

e Razclenitev rezultatov in ugotavljanje vpliva posameznih intenzitet in konstrukcijskih ter
nekonstrukcijskih komponent na celotne pri¢akovane izgube

e Prikazati implementacijo predlagane metodologije za oceno potresnega tveganja in razclenitve
rezultatov na primerih zidanih stavb in hkrati preveriti Se vpliv starosti/kvalitete materiala na
rezultate

e ZmanjSanje negotovosti v vhodnih podatkih z izvedbo eksperimentalnih meritev dinamicnih
karakteristik stavbe preko ambientnih in vsiljenih vibracij ter ovrednotenje vpliva njihovega
poznavanja na morebitno zmanj$anje negotovosti rezultatov nelinearne potresne analize
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1.2  Vsebina doktorske disertacije

V uvodnem poglavju predstavimo motivacijo za naSe raziskave ter cilje, nato pa na kratko opiSemo Se
temo in vsebino doktorske disertacije. V drugem poglavju najprej identificiramo nekatere vire
negotovosti, ki imajo pomemben vpliv na oceno potresnega tveganja, nato pa jih podrobneje
predstavimo po sklopih. Osredotocili smo se na negotovosti v: materialnih karakteristikah, nosilnosti
in mejnih zasukih zidov ter pri dolo¢anju stalne in koristne obtezbe oziroma slucajne ekscentri¢nosti
obtezbe. Dodatno prikazujemo Se nekatere druge modelne negotovosti, kot so podajnost stropov,
izbira histereznih pravil in modela dusenja. Pri vsakem izmed izbranih virov negotovosti naredimo
kratek pregled literature in pokazemo, kako so negotovosti upostevali drugi raziskovalci. Vecinoma so
negotove parametre obravnavali kot slucajne spremenljivke, zato smo tudi mi za dva razli¢na tipa
zidovja, zidovje iz opec¢nih votlakov in iz polne opeke, zbrali ustrezne porazdelitvene zakone,
pricakovane vrednosti, koeficiente variacije in omejitve v vrednostih sluc¢ajnih spremenljivk, s ¢imer
smo potem lahko raziskali vpliv omenjenih negotovosti na rezultate.

V tretjem poglavju prikazujemo izsledke naSih raziskav o potencialnem zmanj$anju negotovosti v
oceni obnaSanja stavb z nelinearno metodo z uporabo nedestruktivnih eksperimentalnih tehnik.
Najprej naredimo kratek pregled literature na tem znanstvenem podrocju, nato pa podrobno opiSemo
obravnavano obstoje¢o zidano stavbo v Ljubljani in postopek za dolocanje nihajnih ¢asov stavb z
merjenjem ambientnih in vsiljenih vibracij, ki smo jih v tla vsiljevali s strojem Vibroscan. Na podlagi
eksperimentalno dolo¢enih nihajnih ¢asov naredimo kalibracijo matemati¢nega modela konstrukcije,
za katerega nato s poenostavljeno nelinearno metodo N2 (Fajfar, 2000) dolo¢imo globalne parametre
potresnih zahtev in ocenimo pri kak$ni intenziteti potresa v konstrukciji pride do velikih poskodb.
Dodatno predstavimo tudi parametricno Studijo, v kateri smo s spreminjanjem vhodnih modelnih
parametrov (E, G, G/E, togost stropov in upostevanje predelnih sten) raziskali njihov vpliv na rezultate
nelinearne analize in tako ugotavljali smiselnost uporabe nedestruktivnih preiskav z namenom
redukcije vpliva negotovosti.

V cCetrtem poglavju predstavimo teoreticno ozadje uporabljene metodologije za oceno potresnega
tveganja zidanih stavb z upoStevanjem negotovosti. V veliki meri smo se oprli na obstojeco
metodologijo PEER, ki je bila pred kratkim posodobljena (ATC, 2012a), v tem poglavju pa poudarimo
predvsem posebnosti v nasem postopku. Zelo jasno definiramo pojem potresnega tveganja in
prikazemo razli¢ne mere, s katerimi ga lahko izrazimo oziroma predstavimo investitorjem. V opisu
metodologije sledimo $tirim analizam, iz katerih je sestavljena. V analizi potresne nevarnosti se
osredotoimo na doloCitev potresne nevarnosti in izbiro akcelerogramov, s katerimi priblizno
zajamemo negotovosti v potresni obtezbi. V analizi obnasanja konstrukcije podrobno prikazemo
teoreti¢no ozadje raCunalniSkega programa Tremuri (Lagomarsino et al., 2009), s katerim smo izvedli
nelinearno stati¢no analizo. Krivulje potisne analize smo idealizirali s preprosto tri-linearno ovojnico,
nato pa smo rezultate pretvorili na sistem z eno prostostno stopnjo in na njem izvedli inkrementalno
dinami¢no analizo, s ¢imer smo za razli¢ne potresne intenzitete dolocili potresne zahteve. To smo
storili za Stevilne variante modelov konstrukcije z razlicnimi kombinacijami modelnih parametrov, s
¢imer smo v odzivu zajeli tudi modelne negotovosti. Modelne parametre za doloCitev stohasti¢nega
modela konstrukcije smo vzor¢ili z metodo LHS za generiranje vrednosti slucajnih spremenljivk. V
analizi poskodovanosti smo najprej definirali mejna stanja poSkodovanosti na nivoju posameznih
komponent oziroma globalno na nivoju celotne konstrukcije. Zatem prikazujemo postopek za
dolocitev funkcij ranljivosti za zidove, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu, ter postopek za
dolocitev krivulj ranljivosti konstrukcije, ki omogocajo doloCitev verjetnosti prekoracitve izbranega
mejnega stanja. V zadnjem delu cetrtega poglavja prikazemo razdelitev komponent v ranljivostne
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skupine in skupine komponent, nato pa na primeru zidov opisemo $e postopek za dolocCitev funkcij
izgub pri razliénih mejnih stanjih poskodovanosti. Cisto na koncu prikazemo e enacbe, s katerimi
lahko izraCunamo potresno tveganje zidanih stavb v smislu ekonomskih izgub.

V petem in Sestem poglavju smo opisano metodologijo za oceno potresnega tveganja z upostevanjem
negotovosti aplicirali na Stirih zidanih stavbah. Analizirali smo dve varianti vecjega poslovnega in
manjSega stanovanjskega objekta. Predpostavili smo, da je ena varianta objekta zgrajena iz ope¢nih
votlakov, druga pa iz polnih zidakov, s Cimer smo hkrati raziskali vpliv geometrije in materiala
konstrukcije na ocenjeno potresno tveganje. V petem poglavju so najprej zbrani podatki o
obravnavanih konstrukcijah, vklju¢no z razdelitvijo komponent v ranljivostne skupine in skupine
komponent, poleg tega pa je opisano tudi njihovo matemati¢no modeliranje. V Sestem poglavju je na
zacetku prikazano stratificirano vzorcenje slucajnih spremenljivk z metodo LHS, ki smo ga uporabili
za dologitev realizacije stohastiénega modela konstrukcije. Ce izvzamemo za¢etna podpoglavja, sta
strukturi petega in Sestega poglavja zelo podobni, glavna razlika je le v tem, da v petem poglavju
predstavljamo rezultate in oceno potresnega tveganja na osnovi deterministicnega modela, v Sestem pa
ocenimo potresno tveganje z uposStevanjem modelnih negotovosti. V obeh poglavjih prikazujemo
rezultate potisne analize konstrukcije, trilinearne idealizacije potisnih krivulj, pretvorbe MDOF
modelov na SDOF modele in rezultate inkrementalne dinami¢ne analize na poenostavljenem SDOF
modelu stavbe. V nadaljevanju dolo¢imo verjetnost prekoracitve razlicnih mejnih stanj
poskodovanosti, pogojne izgube pri razli¢nih intenzitetah, pri¢akovano letno izgubo ter pricakovane
verjetnosti prekoracitve izgub. Naredimo tudi raz¢lenitev vseh omenjenih rezultatov po intenzitetah,
posameznih ranljivostnih skupinah ter pri pogoju, da v konstrukciji pride oziroma ne pride do
porusitve. Na ta na¢in smo prikazali kateri parametri imajo najvecji vpliv na rezultate, dodatno pa smo
to preverili Se z obcutljivostno Studijo, v kateri smo preiskovali vpliv odklona vhodnih modelnih
parametrov za eno standardno deviacijo na vse omenjene rezultate.

Vsebino doktorske disertacije lahko torej razdelimo na dva vecja sklopa: implementacijo metodologije
za oceno potresnega tveganja na zidanih stavbah z upostevanjem negotovosti ter poskus zmanjSanja
vpliva negotovosti na rezultate nelinearne analize z oceno nihajnega Casa stavb preko merjenja
ambientnih in vsiljenih vibracij. Gre za vsebinsko precej razli¢ni znanstveni podrocji, zato smo
pregled literature in trenutnega stanja naredili v loCenih poglavjih in sicer za prvo podro¢je v poglavju
4.2, za drugo podroc¢je pa v poglavju 3.1.
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2 NEGOTOVOSTI PRI OCENI POTRESNEGA TVEGANJA ZIDANIH STAVB

Plinij starej$i (77, cit. po Bostock in Riley, 1855) je pred skoraj 2000 leti dejal: »Edino, kar je gotovo
je to, da ni¢ ni gotovo.« To prav gotovo drzi tudi za potresno inZenirstvo. Ocena potresnega tveganja
stavb je podvrZena Stevilnim negotovostim. Nemogoce je napovedati, kdaj in kje se bo v prihodnosti
zgodil mocan potres. Nezanesljiva je tudi ocena, koliko energije se bo pri tem sprostilo v aktivnem
prelomu, kako se bodo Sirili potresni valovi ter kak$ni bodo frekvencna sestava, trajanje potresa in
vpliv tal na stavbo na doloceni lokaciji. Kljub temu, da se nase znanje o obnasanju konstrukcij pri
potresu ves Cas izboljSuje, predstavljajo matemati¢ni modeli konstrukcij zgolj priblizek dejanskega
obnasanja in temeljijo na Stevilnih predpostavkah o negotovih materialnih karakteristikah, geometriji
ter konstrukcijskih detajlih. Upostevanje dusenja in vpliva robnih pogojev je zelo poenostavljeno,
interakcija zemljine in konstrukcije, vplivi nekonstrukcijskih elementov in predelnih sten ter
podajnosti stropov pa so obiCajno zanemarjeni. Analiza poskodovanosti temelji na obnaSanju
preizkusancev, ki so bili testirani v laboratorijskih pogojih in imajo druga¢no geometrijo, obtezbo in
robne pogoje kot elementi v konstrukcijah. ObteZbe, ki jih simuliramo v laboratoriju, lahko bistveno
odstopajo od realne obtezbe med potresom, poleg tega pa se zaradi nevarnosti poSkodb obcutljive
opreme, velikokrat sploh ne razi$¢e obnaSanja elementov v obmocju porusitve. Nemogoce je tudi
napovedati ob kateri uri in v katerem dnevu bo prislo do potresa, kar zelo oteZi napovedovanje Stevila
morebitnih Zrtev. Ko enkrat pride do mo¢nega potresa in posledi¢no poskodovanosti objekta, je tezko
napovedati katere tehnike za sanacijo poskodb bodo uporabljene in kolik$ni bodo stroski popravil
stavbe. Ti so zelo odvisni tudi od Zelje izvajalcev po dobicku v Casu, ko je povprasevanje po njihovih
storitvah zelo povecano. Zaradi omejenega znanja in slucajne narave problema sta izracun odziva
konstrukcij in ocena potresnega tveganja zelo negotova, zaskrbljujoce pa je, da lahko z razli¢nimi
predpostavkami in poenostavitvami celo precenimo varnost konstrukcije.

Potresno odpornost konstrukcije obicajno izrazimo z medsebojno primerjavo dveh osnovnih
spremenljivk, nosilnosti ter potresne obremenitve. Skladno s trenutnimi predpisi se obe spremenljivki
dolocata deterministi¢no, kar pomeni, da se na podlagi predpostavljenih nominalnih vrednosti za
materialne karakteristike ter predpisanega spektra pospeskov izracunajo nosilnosti elementov in
konstrukcije ter pricakovane potresne sile. V splo$nem velja, da je stavba, katere kapaciteta je vecja od
potresnih zahtev, potresno odporna. Potrebno se je zavedati, da takSen izra¢un ni povsem realen, saj ne
uposteva dejstva, da dejanske nosilnosti in potresnih zahtev zaradi omenjenih negotovosti sploh ne
moremo to¢no dolociti. Pravilneje bi bilo, da bi razlicne parametre, ki nastopajo v oceni potresne
odpornosti stavb in potresnega tveganja obravnavali probabilisti¢no, oziroma, kot slucajne
spremenljivke, kar v resnici tudi so. Zal se takSen nadin zaradi velike zahtevnosti in dolgotrajnosti
racuna $e ni uveljavil v gradbeni praksi.

V primeru, da kljub vsemu Zelimo upoStevati negotovosti v potresni analizi, je potrebno za vsak
parameter privzeti ustrezen porazdelitveni zakon ter njegove osnovne lastnosti, kot sta srednja
vrednost ter razprSenost slucajne spremenljivke. Tako sta tudi nosilnost in obremenitev izrazeni kot
slucajni spremenljivki, kon¢no potresno varnost konstrukcije pa lahko ocenimo z verjetnostjo, da
obremenitev preseze nosilnost.

V doktorski disertaciji obravnavamo negotovosti v potresni obtezbi, modelnih predpostavkah,
gravitacijski obtezbi ter materialnih karakteristikah, ki nastopajo pri oceni potresnega tveganja zidanih
stavb. V nadaljevanju vsako izmed njih na kratko opiSemo in podamo izsledke raziskav, ki jih je
mogocCe najti v svetovni literaturi. Konéno dolo¢imo tudi porazdelitvene zakone in pripadajoCe
momente porazdelitve, s katerimi opiSemo slucajne spremenljivke obravnavanega problema.
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2.1 Splosna razvrstitev negotovosti

Raziskovalci negotovosti najpogosteje obravnavajo kot aleatorne ali epistemi¢ne. Beseda aleatoren
izhaja iz latinske besede alea, ki pomeni metanje kocke, zato so aleatorne negotovosti tiste, ki so
posledica slucajnosti v nekem naravnem procesu. Beseda epistemiCen izhaja iz grske besede episteme,
ki pomeni znanje, zato med epistemi¢ne negotovosti uvr§¢amo tiste, ki so posledica nasSega
pomanjkljivega poznavanja in modeliranja razli¢nih pojavov. Glede na zgornjo klasifikacijo se
predpostavlja, da je aleatorne negotovosti nemogoce reducirati, medtem ko bi epistemi¢ne negotovosti
lahko zmanjsali, ¢e bi imeli na voljo ve¢ podatkov oziroma, ¢e bi bolje preucili pojav.

V¢asih je tezko narediti loCnico in negotovosti pri nekem pojavu opredeliti v eno izmed obeh skupin.
Vzemimo za primer, da obravnavamo tla¢no trdnost zidovja. V kolikor obravnavamo obstojeco zidano
stavbo, potem je negotovost v tla¢ni trdnosti zidovja epistemicCna, saj bi jo lahko dolo¢ili s testiranjem
vzorcev iz stavbe. Z veCanjem vzorca preizkuSancev ter z uporabo razli¢nih metod preizkusanja bi
lahko precej zmanjSali naSe nepoznavanje tlatne trdnosti. Po drugi strani moramo tlacno trdnost
zidovja nove stavbe obravnavati kot aleatorno, ker negotovosti v tlacni trdnosti zidu pred gradnjo
stavbe z nikakr$nim eksperimentom ne moremo zmanjSati in je odvisna od mnogih slucajnih
dejavnikov. V primeru dolocanja obteZbe je situacija drugacna, saj nas vefinoma zanima potresna
obtezba, ki bo na stavbo delovala v prihodnosti in je torej ne moremo to¢no poznati, zato negotovost
pri doloCanju potresne obteZzbe obicajno opredelimo kot aleatorno. Kljub tak$nim tezavam v
definicijah je pomembno, da negotovosti pri modeliranju opredelimo in upoStevamo po svojih
najboljsih moceh ter se zavedamo njihovega vpliva na rezultate.

Potrebno se je zavedati, da negotovosti pri izpeljanih slu¢ajnih spremenljivkah, ki so odvisne od
osnovnih sluc¢ajnih spremenljivk, hitro naras¢ajo. Primeri osnovnih slucajnih spremenljivk, ki jih lahko
direktno opazujemo in preucujemo z eksperimenti, so materialne in geometrijske karakteristike ter
lastnosti obtezbe, izpeljane slucajne spremenljivke pa predstavljajo npr. nosilnost in deformacijska
kapaciteta konstrukcije, poSkodovanost, izgube, itd.

Melchers (1999) in Celarec (2012) sta negotovosti razdelila v Sest skupin glede na njihov izvor:
fenomenoloske negotovosti zaradi sluCajnosti in nepredvidljivosti v naravnih pojavih, fizikalne
negotovosti, modelne negotovosti, negotovosti zaradi ¢loveskega vpliva, negotovosti zaradi casovno
spremenljivih vplivov ter statisticne negotovosti.

Fenomenoloske negotovosti so povezane z opisovanjem nepredvidljivih ekstremnih pojavov, kot so
potres, eksplozije ali pozar. Sem sodijo tudi negotovosti v opisovanju razliénih mejnih stanj
konstrukcije in elementov, predvsem pri tistih blizu porusitve, ki jih je zelo tezko natancno definirati.
Med fizikalne negotovosti, ki predstavljajo negotovosti v vseh fizikalnih koli¢inah, $tejejo: mehanske
karakteristike gradbenega materiala, geometrijske lastnosti elementov in konstrukcije, velikost stalne
in koristne obtezbe, intenziteta in dinamicne lastnosti potresne obtezbe, itd. Modelne negotovosti so
posledica Stevilnih poenostavitev pri matematicnem modeliranju konstrukcije in so posledica naSega
pomanjkljivega znanja oziroma nepopolnega razumevanja lastnosti konstrukcije, kar se Se posebno
pokaze v primeru nelinearne analize konstrukcij v obmodcju blizu porusitve. Zaradi modelnih
negotovosti tudi ob popolnem poznavanju obtezbe in lastnosti konstrukcije ne moremo to¢no
izraCunati odziva stavbe pri doloCeni obtezbi (PEER, 2010). Negotovosti zaradi ¢loveskega faktorja v
vseh korakih analize in negotovosti zaradi Casovno spremenljivih vplivov, kot npr. korozije
armiranega betona, staranja materiala oziroma vplivov okolice na konstrukcijo, so lahko izjemno
velike, vendar jih zaradi slabega poznavanja tezko uposStevamo v racunskih analizah. Poleg vsega
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naStetega, rezultate analiz bremenijo Se statistiCne negotovosti, ki so posledica predpostavljenih
porazdelitvenih zakonov, mer za srednjo vrednost ter mer za razprSenost na podlagi vzorcev z
omejenim Stevilom vrednosti zaradi pomanjkanja rezultatov eksperimentov, s katerimi ne moremo
tocno opisati celotne populacije vrednosti sluc¢ajne spremenljivke.

Negotovosti lahko razdelimo tudi skladno z metodologijo PEER za oceno potresnega tveganja, ki
temelji na Stirih analizah, ki so podrobneje opisane v poglavju 4: analizi potresne nevarnosti, analizi
obnasanja konstrukcije, analizi poSkodovanosti ter analizi izgub.

V analizi potresne nevarnosti, v kateri dolo¢imo mero za intenziteto potresa in verjetnost za pojav
potresa z doloCeno intenziteto, so negotovi lokacija in ¢as nastanka naslednjega moc¢nega potresa,
njegova magnituda, nacin Sirjenja potresnih valov ter vpliv tal na stavbo. Dodatno tezavo predstavlja
pomanjkanje podatkov o preteklih mo¢nih potresih na nekem obmocju in posledicno nezanesljivi
modeli za napovedovanje potresne nevarnosti.

V analizi obnaSanja konstrukcije, kjer dolo¢amo parametre potresnih zahtev, so pomembne
negotovosti pri doloc¢itvi mehanskih in geometrijskih karakteristik ter Stevilne negotovosti zaradi
predpostavk in poenostavitev v modeliranju in analizi odziva stavbe: interakcija med zemljino in
stavbo, togost stropov, histerezna pravila pri dinami¢ni analizi, prostorski oziroma ravninski model,
torzijska podajnost, itd.

V analizi poskodovanosti, kjer povezemo parametre potresnih zahtev s poskodovanostjo elementov in
konstrukcije, je tezko z modeli zajeti razli¢na globalna stanja konstrukcije in jih povezati z mejnimi
stanji poskodovanosti elementov. Funkcije ranljivosti so doloCene na podlagi majhnega Stevila
eksperimentov ali pa zgolj na podlagi subjektivnega mnenja strokovnjakov. Pogoji pri eksperimentih
velikokrat odstopajo od dejanskih pogojev v konstrukciji, obnasanja preizkusancev pa se ne preisce do
kon¢nih mejnih stanj poskodovanosti. Zaenkrat so slabo raziskane tudi medsebojne korelacije v
poskodovanosti razlicnih komponent oziroma istovrstnih komponent na razli¢nih lokacijah znotraj
konstrukcije. V izraunu ekonomskih izgub upostevamo stroske popravila oziroma nadomestitve
poskodovanih konstrukcijskih, nekonstrukcijskih elementov ter opreme, kar zajema ogromno
negotovosti, saj so stroSki odvisni od koli¢ine poskodovanih elementov, kvalitete vgrajenih
materialov, lokacije stavbe, predvsem pa je ocena stroskov sanacije odvisna od trznih pogojev ter Zelje
izvajalcev po dobicku.

2.2 Materialne karakteristike zidovja

Zidovje je kompozitni in anizotropni material, ki je zelo uveljavljen v gradnji povsod po svetu. Skozi
zgodovino se je v praksi uveljavilo zelo veliko tipov zidov in zidanih konstrukcij. Glede na sistem
zidanja lo¢imo nearmirano, povezano in armirano zidovje. Prvega sestavljajo samo zidaki in malta, pri
povezanem zidovju so dodane Se vertikalne in horizontalne armiranobetonske vezi, v armiranem
zidovju pa se v zidovje vgradi Se armatura. Zidaki so lahko narejeni iz opeke, meSanice zemlje in gline
(adobe), kalcijevega silikata, betona, avtoklaviranega celi¢nega betona, umetnega kamna ali iz
obdelanega naravnega kamna. Zidaki iz Stevilnih materialov se izdelujejo v najrazli¢nejSih dimenzijah,
trdnostnih razredih in oblikah. Lahko so polni (brez lukenj), perforirani (prostornina navpicnih lukenj
ne presega 25 %), votli (prostornina navpi¢nih lukenj se giblje med 25 in 55 %) oziroma celiCasti
(prostornina navpicnih lukenj je ve¢ja od 55 %) (SIST EN 1996-1, 2006). Malta, ki posamezne zidake
povezuje v zidovje, je meSanica agregata (peska), vode in anorganskih veziv (apno in/ali cement).
Loc¢imo malto za splo$no uporabo, tankoslojno malto ter lahko malto (SIST EN 1996-1, 2006). Pri
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tankoslojni malti debelina reg ne presega 3 mm, znacilnost lahke malte pa je, da se obicajni agregat
nadomesti s perlitom, ekspandirano glino ali Zlindro, kar omogoca, da njihova gostota ne presega 1500
kg/m’ (Tomazevi¢, 2009). V zadnjem &asu se za povezavo zidakov namesto malte uporabljajo tudi
posebna lepila.

Glede na konstrukcijo zidovja lo¢imo enoslojni zid, dvoslojni zid, zid z votlino ter zid z zalito votlino.
Dvoslojni zid sestavljata dva vzporedna sloja z vmesno vzdolzno rego debeline do 25 mm, ki je
obi¢ajno zapolnjena z malto. V zidu z votlino je SirSi prostor med enoslojnima zidovoma povezan s
stremeni oziroma armaturo, vmesni prostor pa je bodisi nezapolnjen ali delno zapolnjen z izolacijo. V
zidu z zalito votlino sta vzporedna enoslojna zidova oddaljena vsaj 50 mm, votlina pa je zapolnjena z
zalivnim betonom. Poleg razli¢nih sistemov zidanja obstaja cel kup zidarskih vez in moznosti, kako
medsebojno povezati zidake: prazne vertikalne rege, vertikalne rege zapolnjene z malto, stik na »pero
in utor«, z ali brez maltnih Zepkov. Oc¢itno je, da je mozZnosti za izvedbo zidane konstrukcije ogromno,
posledi¢no pa je tezko dolociti dejanske materialne parametre, ki jih potrebujemo v analizi. Zidovje
velja za material, pri katerem je raztros v materialnih karakteristikah zelo velik, zato je pri njihovi
izbiri potrebna velika previdnost, saj lahko z napacno izbranimi previsokimi vrednostmi dobimo
ugodne rezultate, dejanska odpornost pa je precej nizja od izracunane.

Pri oceni obnasanja zidanih konstrukcij obi¢ajno upostevamo tla¢no trdnost zidovja f;, natezno trdnost
/i, strizno trdnost f,, upogibno trdnost zidovja f; ter elasticni modul E in strizni modul G. Zaradi
specificnih lastnosti zidakov in malte ni enostavno kar na podlagi njunih mehanskih lastnosti
predvideti mehanskih lastnosti zidovja. Najbolje bi bilo, da bi mehanske lastnosti dolocili s
preizkusom za vsak tip zidovja posebej, vendar bi bilo to izredno zamudno in drago, zato so v
standardu Evrokod 6 (SIST EN 1996-1, 2006) navedene priporoCene vrednosti za posamezne
parametre. V nadaljevanju obravnavamo tipi¢ne materialne karakteristike za zidane stavbe in
parametre za njihovo probabilisti¢no obravnavo, s katero zajamemo negotovosti v materialu.

2.2.1 Tlaéna trdnost

Tlacno trdnost zidovja se najzanesljiveje dolo¢i s pomocjo eksperimenta na standardiziranih
preizkusancih v laboratoriju ali z eksperimentom na zidovih obstoje¢ih objektov, pri ¢emer se pogosto
uporabi metodo dvojne jeklene blazine (angl. flat jack, npr. Uranjek, 2011). V kolikor
eksperimentalnih rezultatov ni, Evrokod 6 (SIST EN 1996-1, 2006) omogoca dolocitev karakteristi¢ne
tlacne trdnosti f; zidovja na podlagi normalizirane tlacne trdnosti zidakov f, in tlacne trdnosti malte f,,
po enacbi 2.1:

Ju=K S 2.1

kjer je K konstanta, ki je odvisna od oblike in materiala zidaka ter tipa malte, o in f pa sta konstanti
(a=0.7 in § = 0.3 za malto za splo$no uporabo). Glowienka (2007) in Brehm (2011) sta v podatkovni
bazi zbrala podatke iz vec stotih eksperimentov na zidakih, malti ter zidanih preizkusancih. Ugotovila
sta, da so koeficienti variacije tlacnih trdnosti zidakov iz razli¢nih materialov zelo podobni in se
gibljejo med 0.08 in 0.12. Za tlacne trdnosti tankoslojne malte, lahke malte ter malte za splosno
uporabo sta ugotovila, da je njihov raztros vecji kot pri zidakih, saj se koeficienti variacije tlaénih
trdnosti malt gibljejo med 0.25 in 0.33. Konc¢no sta po analizi podatkovne baze zakljucila, da so si
povprecni koeficienti variacije tlacnih trdnosti zidov iz razlicnih zidakov ter razli¢nih vrst malt med
seboj precej podobni in se gibljejo med 0.16 in 0.22. Podobno vrednost koeficienta variacije za
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stohasti¢ni model tla¢ne trdnosti (V= 0.17) predlagajo tudi v smernicah za verjetnostno analizo stavb
Probabilistic Model Code (JCSS, 2011). V preglednici 2.1 so zbrani podatki o tlacni trdnosti zidovja
Je pripadajoci koeficienti variacije V ter spodnje in zgornje meje tlacne trdnosti zidovja f;. ,uix 10 f2 maxs
ki so jih v analizah obnaSanja zidanih stavb z upoStevanjem negotovosti uporabili drugi avtorji.
Podatke so pridobili bodisi na podlagi eksperimentov bodisi na podlagi literature.

Preglednica 2.1: Pricakovane vrednosti in privzete porazdelitvene funkcije za tlacno trdnost zidovja f; vkljucno s
koeficientom variacije V. ter spodnjo in zgornjo mejo tlaéne trdnosti f; i, ter £z max.

Table 2.1: The expected values and adopted probability distribution functions for the compressive strength of
masonry f. including coefficient of variation V. and lower and upper bound of compressive strength f; ,,;, and

: : 3 3 f L f;',min f ;',max
Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (MPa) Vie (MPa) (MPa)
Rota et al. (2010) Vulkanski tuf Literatura Normalna 1.95 0.19 1.20 2.70
Parisi in Augenti Podatkovna
(2012), Augenti et Vulkanski tuf b Normalna 1.90 0.15 1.40  2.40
aza
al. (2012)
Toné%lllze)t al. Obdelan kamen Eksperiment =~ Enakomerna 3.08 3.76
Marcari et al. Kalkarenit .
(2010) (enoslojen zid) Eksperiment Normalna 2.78 0.43
Oropeza Ancieta Obstoj e S.t avbe v Literatura Lognormalna 3.50 0.25 2.00 5.50
(2011) Svici
Bakhshi in Karimi ~ Obstojece stavbe v Literatura Normalna 5.00 0.13
(2008) Iranu
Gehl et al. (2011) Obicajno Literatura Normalna 620 020 372  8.68
nearmirano zidovje
Park et al. (2009) Polna opeka FEMA Lognormalna 5.37 0.25
Schucremans Polna opeka Eksperiment  Lognormalna 4.50 0.19
(2001)
Brehm (2011) Opecni zidaki Eksperiment  Lognormalna 5.00 0.20
Tomazevi¢ (2009)" Opecni votlaki Eksperiment  Lognormalna 4.80 0.16 340 5.90
Bosiljkov (2000)” Polna opeka, Eksperiment Normalna 4.73 0.14

apnena malta

" Opozoriti je potrebno, da je Tomazevi¢ (2009) prikazal rezultate eksperimentov, ki so jih opravili Tomazevi¢ in Weiss
(2008) ter Bosiljkov et al. (2004), sami pa smo izracunali vrednosti za pri¢akovano vrednost tlacne trdnosti ter koeficient

variacije ope¢nih votlakov ob predpostavki, da so podatki porazdeljeni lognormalno.
*k
Pric¢akovane vrednosti materialnih karakteristik in koeficientov variacije so mo¢no odvisne od vrste malte in tipa agregata.

2.2.2 StriZna trdnost

V zidanih konstrukcijah med potresom prevladuje strizno obnasanje. V Evrokodu 6 (SIST EN 1996-1,
2006) je predpisan izraun strizne nosilnosti zidov na podlagi prestriznega mehanizma oziroma
mehanizma z zdrsom. TakSen nacdin poruSitve je med potresi dokaj redek in se obiCajno zgodi v
zidovih z nizko tlacno napetostjo (vi§je etaze) oziroma v zidovih, kjer so zidaki med seboj slabo
povezani bodisi z malto nizke trdnosti bodisi z malto, ki so jo Ze naceli ¢as in vplivi iz okolice. Strizno
trdnost zidu pri prestriznem mehanizmu definiramo kot sestevek zacCetne strizne trdnosti f,y (strizne
trdnosti pri nicelni tlaéni napetosti) ter prirastka trdnosti zaradi prispevka trenja, ki nastane zaradi
tlaéne napetosti o,, ki deluje pravokotno na obravnavani prerez. V primeru, da so vertikalne rege
zapolnjene z malto je strizna trdnost f, doloc¢ena z enacbo 2.2:
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fi=Fotuo, (2.2)
kjer je u koeficient trenja, ki je v Evrokodu 6 (SIST EN 1996-1, 2006) za vse tipe malte doloCen z
vrednostjo 0.4. Kljub temu nekateri raziskovalci uporabljajo tudi drugacne vrednosti koeficienta
trenja, ki ga obravnavajo celo kot slucajno spremenljivko. Gehl et al. (2011) so v svoji Studiji
upostevali 4 = 0.2 za obicajno nearmirano zidovje, Rota et al. (2010) so pri stavbah iz lehnjaka
upostevali precej manjso pri¢akovano vrednost u = 0.065 ter koeficient variacije 0.12, po drugi strani
pa je Brehm (2011) uporabil vrednost koeficienta trenja y = 0.8. Nekoliko manjSe so razlike v zacetni
strizni trdnosti f,y, ki se obicajno giblje med 0.10 MPa in 0.40 MPa, kot je priporoceno tudi v
standardu Evrokod 6 (SIST EN 1996-1, 2006). Razlike v zacetni strizni trdnosti so predvsem posledica
razlicnih metod za njeno dolocitev, saj po nemski metodologiji uporabijo preizkuSance iz dveh
zidakov (Brehm, 2011), drugod po Evropi pa je v veljavi standard SIST EN 1052-3 (2007), po
katerem se zaCetno strizno doloCi na preizkuSancih iz treh zidakov, ki so podprti tako, da se v malti v
sti¢ni ploskvi med zidakoma pojavijo samo strizne napetosti. V preglednici 2.2, so zbrane srednje
vrednosti zacetne strizne trdnosti f,y zidovja, koeficienti variacije ter spodnje in zgornje meje zacetne
strizne trdnosti, ki so jih uporabili drugi raziskovalci.

Preglednica 2.2: Pri¢akovane vrednosti in privzete porazdelitvene funkcije za zacetno strizno trdnost zidovja f,
vkljuéno s koeficientom variacije V5 ter spodnjo in zgornjo mejo zacetne strizne trdnosti figmin ter foo max-

Table 2.2: The expected values and adopted probability distribution functions for the initial shear strength f,,
including coefficient of variation ¥ and lower and upper bound of the initial shear strength £, ., and fi0,max-

: : . . ﬁO f\'/l),min f\'/l),max
Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (MPa) Vio (MPa) (MPa)
Rota et al. (2010) Vulkanski tuf Eksperiment Normalna 0.15 0.16 0.105 0.20
Parisi in Augenti Podatkovna
(2012), Augenti et Vulkanski tuf Normalna 0.047 0.13 0.038  0.057
baza
al. (2012)
Ton((;tz)llllze)t al. Obdelan kamen Eksperiment =~ Enakomerna 0.063 0.116
Oropeza Ancieta  Obstojece stavbe v EC6 Lognormalna 020 030 0.0 030
(2011) Svici
Bonnet et al. Obstojece stavbe v Strokovno
(2004) Barceloni mnenje Normalna 0.10-0.30
Gehl et al. (2011) Obicajno i atura Normalna 023 015 0.161 0299
nearmirano zidovje
Park et al. (2009) Polna opeka FEMA Lognormalna 0.18  0.20
Sch(t;egg?;ans Polna opeka Eksperiment  Lognormalna 0.50  0.30
Brehm (2011) Opecni zidaki Literatura Lognormalna 0.50 0.40
Tomazevi& (2009) Opecni votlaki Eksperiment  Lognormalna 0.20  0.18 0.16 0.24

' Glej opombo k preglednici 2.1.

2.2.3 Natezna trdnost

Kljub temu, da Evrokod 6 (SIST EN 1996-1, 2006) predpostavi porusni mehanizem z zdrsom kot
edini mehanizem porusitve poleg porusitve zaradi prekoracitve upogibne nosilnosti zidu, se med
potresi zelo pogosto zgodi, da se zidovje porusi po mehanizmu z nastankom diagonalnih razpok.
Turnsek in Cacovié¢ (1971) sta tak nadin porusitve razloZila s prekora¢itvijo natezne trdnosti zidu f,. Po
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teoriji elastiCnosti se v elastiénem, homogenem materialu ob hkratnem delovanju vertikalne in
horizontalne obremenitve razvijeta glavna tlacna in natezna napetost, ki sta usmerjeni v smeri diagonal
zidu, natezna trdnost zidu f; pa predstavlja maksimalno natezno napetost, ki jo zid Se prenese. Na
podlagi opisanega teoreticnega ozadja natezne trdnosti zidovja se je uveljavilo ve¢ nacinov za njeno
eksperimentalno dolocitev (Tomazevi¢, 2009), ki pa Zal Se vedno ni standardizirana. Najpogosteje se
uporablja preiskava z diagonalno tla¢no silo, mozni pa sta tudi cikli¢ni preiskavi na konzolnem
oziroma obojestransko vpetem zidu, ki ga obremenimo s horizontalno obtezbo.

Tomazevi¢ (2009) na podlagi analize velikega Stevila preiskav ugotavlja, da se razmerje med natezno
in tla¢no trdnostjo zidu giblje med:

0.037. < f,<0.091. (2.3)
kar omogoca oceno natezne trdnosti zidovja tudi ob pomanjkanju eksperimentalnih podatkov. Ostali
raziskovalci so pri svojem delu upostevali vrednosti natezne trdnosti zidu, ki so skupaj s koeficienti
variacije ter omejitvami natezne trdnosti prikazane v preglednici 2.3.

Preglednica 2.3: Pricakovane vrednosti in privzete porazdelitvene funkcije za natezno trdnost zidovja f; vklju¢no
s koeficientom variacije V5 ter spodnjo in zgornjo mejo natezne trdnosti zidovja f; i ter f; max-

Table 2.3: The expected values and adopted probability distribution functions for the tensile strength of masonry
f: including the coefficient of variation /; and lower and upper bound of diagonal shear strength f; ., and f; -

. . . . f; f t',min f t',max
Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (MPa) Vi (MPa) (MPa)
Oropeza Ancieta Obstojece
2011) stavbe v Svici EC6 Lognormalna 0.25 0.30 0.15 0.35
Bakhshi in Karimi Obstojece .
(2008) stavbe v Iranu Literatura Normalna 0.60 0.17
Schueremans in Van Obstojece .
Gemert (1999) stavbe Literatura Lognormalna 0.13 0.44
Schueremans (2001) Polna opeka Eksperiment Lognormalna 0.28 0.36
Brehm (2011) Opecni zidaki Literatura Lognormalna 0.50 0.40
Brignola et al. (2008)  Opecni votlaki ~ Eksperiment Deterministicna 0.32
vrednost
Tomazevi¢ (2009) Opecni votlaki ~ Eksperiment Lognormalna 0.21 0.18 0.17 0.30
Bosiljkov (2000)" Polna opeka, Eksperiment Normalna 0.05 0.74

apnena malta

“in Glej opombi k preglednici 2.1

2.2.4 Elasti¢ni modul

Trdnostni parametri so pomembni predvsem za doloCanje nosilnosti elementov in konstrukcije,
pomembno vlogo v potresni analizi pa ima tudi togost konstrukcije, saj obicajno potresno obtezbo po
elementih razdelimo sorazmerno z njihovo togostjo. Togost je poleg geometrije odvisna predvsem od
elastiénega modula £ in striznega modula zidovja G, ki je podrobneje opisan v razdelku 2.2.5. Skladno
s SIST EN 1052-1 (1999) se elasticni modul zidovja £ doloci na podlagi odvisnosti med napetostmi in
deformacijami pri tlacni preiskavi zidu kot sekantni modul pri 1/3 tlacne trdnosti zidovja. V kolikor
nimamo rezultatov preiskav, lahko modul elasti¢nosti zidovja ocenimo po enacbi 2.4:
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E=K.f. 2.4)
kjer je Ky konstanta, ki je dolocena empiri¢no na podlagi eksperimentov. Evrokod 6 (SIST EN 1996-1,
2006) za vse vrste zidovja priporoca vrednost Kz = 1000, starejsi ameriski standard FEMA 356 (2000)
priporoca vrednost Kz = 550, v Novi Zelandiji pa se drZijo priporoCila Kr = 500 (NZSEE, 2006).
Probabilistic model code (JCSS, 2011) loci razli¢ne tipe zidovja in za opecne votlake zidane z malto
za splosno uporabo predpisuje vrednost Kz = 1170, v nedavni Studiji Univerze iz Aucklanda (2011) pa
so na podlagi eksperimentov ugotovili, da bi bilo mogoce uporabiti tudi vrednost Kz = 300. Tomazevic
(2009) je eksperimentalno doloCil vrednosti tlacne trdnosti in elasticnega modula na zidanih
preizkuSancih iz opeke in opecnih votlakov iz razli¢nih materialov, dodatno pa je po enacbi 2.4,
skladno z Evrokodom 6 (SIST EN 1996-1, 2006), izracunal elasti¢ne module. Ugotovil je, da se zelo
redko tako dobljena elasticna modula ujemata, razmerje med elasticnim modulom iz preiskave in na
podlagi izracuna pa se giblje med 0.11 in 2. Ko je enako storil samo za moderne opecne votlake, je
bilo to razmerje med 0.39 in 1.71. Ugotovil je tudi, da se elasti¢ni modul zidovja lahko giblje med:

100 £, < E <2000, (2.5)

kar je skladno s priporocili v vseh standardih. Vse navedeno pri¢a o izjemno velikem raztrosu
materialnih karakteristik zidanih stavb. V preglednici 2.4. prikazujemo statistiCne parametre za

elasti¢ni modul zidovja, ki so jih pri svojem delu uporabili drugi raziskovalci. Poleg srednjih vrednosti
so prikazani tudi koeficienti variacije ¥ ter spodnja in zgornja meja modula elasti¢nosti E,,;, in £,

Preglednica 2.4: Pricakovane vrednosti in privzete porazdelitvene funkcije za elasticni modul zidovja E vklju¢no
s koeficientom variacije V' ter spodnjo in zgornjo mejo elastiénega modula E,,;, ter E,,..

Table 2.4: The expected values and adopted probability distribution functions for the elastic modulus of masonry
E including coefficient of variation Vz and lower and upper bound of elastic modulus E,,;, and E,,,..

: : : : E Emin Emax
Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (MPa) Vi (MPa) (MPa)
Rota et al. (2010) Vulkanski tuf ~ Eksperiment Normalna 1620 0.08 1350 1890
Parisi in Augenti Podatkovna
(2012), Augenti et al. Vulkanski tuf Normalna 2090 0.15 1746 2444
baza
(2012)
Tondelli et al. (2012)  Obdelan kamen  Eksperiment =~ Enakomerna 2108 2975
. Kalkarenit .
Marcari et al. (2010) . . Eksperiment Normalna 1607 0.40 630 2943
(enoslojen zid)
Oropeza Ancieta Obstojece .
(2011) stavbe v Svici Literatura Lognormalna 3500 0.25 2000 5500
Obicajno
Gehl et al. (2011) nearmirano Literatura Normalna 3600 0.20 2160 5040
zidovje
Schueremans (2001) Polna opeka Eksperiment Normalna 1600 0.08
Russel (2010) Polna opeka Eksperiment Normalna 2250 0.09
Tomazevi¢ (2009)° Opecni votlaki ~ Eksperiment  Lognormalna 5200 0.27 3100 7500
Bosiljkov (2000)” Polna opeka, Eksperiment Normalna 1040 0.25

apnena malta

“in Glej opombi k preglednici 2.1
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2.2.5 Strizni modul

Ob predpostavki, da je zidovje izotropen in homogen material ter z upostevanjem Poissonovega
koli¢nika 0.25 in teorije elasticnosti velja, da je strizni modul enak 40 % vrednosti elasticnega modula
E, kar je priporocena vrednost v Stevilnih predpisih, tudi v Evrokodu 6 (SIST EN 1996-1, 2006).
Tomazevi¢ (2009), na podlagi Stevilnih eksperimentalnih rezultatov ugotavlja, da so dejanske
vrednosti striznih modulov bistveno manjse in se gibljejo med 6 % in 25 % vrednosti elasticnega
modula £ oziroma med:

1000 f, <G <2700 f, (2.6)
pri cemer je vecina rezultatov blizu G = 2000 f;. Za eksperimentalno dolocanje striznega modula ni

enotnega nacina, ki bi bil splosno sprejet. Ena izmed moznosti je, da se ga izraCuna po enacbi 2.7,
potem, ko se naredi eksperiment na zidanem preizkusancu (Tomazevic, 2009):

G= e .
A _a K (h
120 12 E\I

kjer je K, efektivna togost zidu izmerjena med preiskavo, # visina zidu, / dolzina zidu, 4 povrSina
vodoravnega prereza, E elasticni modul zidovja, a pa koeficient robnih pogojev, ki je enak 1 za
obojestransko vpet zid oziroma 4 za konzolo. Enacba 2.7 temelji na definiciji podajnosti zidu, ki je
posledica upogiba in striga. V preglednici 2.5 so prikazani pricakovana vrednost striznega modula G,
koeficient variacije ter spodnja in zgornja meja striznega modula za razlicne tipe zidovja, ki so jih
upostevali drugi raziskovalci.

2.7)

Preglednica 2.5: Pricakovane vrednosti in privzete porazdelitvene funkcije za strizni modul zidovja G vklju¢no s
koeficientom variacije ¥ ter spodnjo in zgornjo mejo natezne trdnosti zidovja G, ter G-

Table 2.5: The expected values and adopted probability distribution functions for the shear modulus of masonry
G including coefficient of variation V¢ and lower and upper bound of shear modulus G,,;, and G,

S . . G Goin Goax
Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (MPa) Ve (MPa) (MPa)
Rota et al. (2010) Vulkanski tuf Eksperiment Normalna 625 0.10 50 750
Parisi in Augenti
(2012), Augenti et Vulkanski tuf 0.4f1. Normalna 836 0.15 698 978
al. (2012)
Tonée()llllzt;t al. Obdelan kamen  Eksperiment Enakomerna 682 1025
Oropeza et al. Obstojece stavbe .
(2010) v Svici Literatura Lognormalna 1400 0.30
Obic¢ajno
Gehl et al. (2011) nearmirano Literatura Normalna 600 0.20 360 840
zidovje
Schueremans Polna opeka Eksperiment Lognormalna 748 0.14
(2001)
Russel (2010) Polna opeka Eksperiment Normalna 900 0.09
Tomazevi& (2009)° Opecni votlaki Eksperiment Lognormalna 460 0.46 285 985

" Glej opombo k preglednici 2.1
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2.3 Nosilnost zidanih elementov

Nosilnost zidanih elementov v svoji ravnini se dolo¢i na podlagi ve¢ moznih porusnih mehanizmov.
Mehanizem, ki bo v doloCenem primeru merodajen, je odvisen od kombinacije osnih in striznih
napetosti v zidu, materialnih in geometrijskih lastnosti zidu ter robnih pogojev. V razdelku 2.3.1
najprej prikazemo mozne porusne mehanizme zidov, nato pa podamo enacbe, s katerimi je mogoce
izra¢unati njihovo nosilnost.

2.3.1 Porusni mehanizmi

Strizna porusitev je najbolj pogost nacin odpovedi zidov med potresom in prevladuje pri dolgih
zidovih. Prvi nacin strizne porusitve, ki je predviden tudi v standardu Evrokod 6 (SIST EN 1996-1,
2006), je strizna porusitev z zdrsom oziroma prestrizni porusni mehanizem. Zdrsna ploskev lahko
poteka po horizontalni nalezni regi v eni vrsti (slika 2.1a) ali stopnicasto po sti¢nih regah v ve¢ vrstah
(slika 2.1b). Do prestriga pride, ko je prekoracena strizna trdnost zidu, ki je odvisna od vertikalnih
tla¢nih napetosti oy, koeficienta trenja u ter zacetne strizne trdnosti f,y. Obicajno do takSne porusitve
pride v elementih, v katerih so tlacne napetosti majhne in so zidaki povezani z malto slabe kakovosti.
Veckrat se zidovi prestrizejo v zgornjem delu stavbe, kjer so tlaéne napetosti majhne, pospeski zaradi
potresa pa najvecji.

Pri drugem nacinu strizne porusitve v zidu nastanejo diagonalne razpoke (slika 2.1c), saj glavne
natezne napetosti pri doloceni kombinaciji navpi¢ne in vodoravne obtezbe prekoracijo natezno trdnost
zidovja f;. Obicajno se taksne razpoke Sirijo od sredine proti vogalom zidu. Pri zidovih z manjS$imi
vertikalnimi obremenitvami razpoke potekajo stopnicasto po naleznih in navpi¢nih regah med zidaki,
pri vecjih vertikalnih obremenitvah pa razpoke potekajo tudi po zidakih.

Redkeje se zgodi tudi, da pride do strizne porusitve s pojavom sukanja posameznih zidakov kot togih
teles (slika 2.1d) oziroma do strizne porusitve s porusitvijo tlacne diagonale (slika 2.1e). Pojav sukanja
posameznih zidakov kot togih teles je odvisen predvsem od dimenzij zidakov (razmerja med vi$ino in
dolzino zidaka 4,/1,) in se obicajno zgodi v primeru modernih zidakov velikih dimenzij (Brehm,
2011), lahko pa se pojavi tudi pri malti slabe kakovosti (Tomazevic et al., 2009). Pri strizni porusitvi
tlatne diagonale pride do prekoracitve tlacne trdnosti zidu v diagonali, kjer se vzpostavijo glavne
tlacne napetosti, zato tam pride do drobljenja zidakov. Pri tem mehanizmu ima pomembno vlogo
prekrivanje zidakov, saj dolo¢a naklon tlacnih diagonal.

V zidovih lahko pride tudi do upogibne porusitve (slika 2.1f). Pri obi¢ajnih vrednostih ekscentri¢nosti
obtezbe (e < I/2) se ob vznozju zidu pojavijo horizontalne razpoke, ki so posledica prekoracitve zelo
majhne natezne trdnosti zidu pravokotno na nalezne rege. Razpoke na natezni strani zidu se z
veCanjem obtezbe Sirijo, posledicno pa se zmanjSuje tlacna cona, zaradi Cesar tlaCne napetosti na
tlacenem vogalu zidu mo¢no narastejo. Ko je na tem delu prekoracena tlacna trdnost zidu, pride do
drobljenja zidakov (angl. toe crushing), kar povzroc¢i upadanje nosilnosti. TakSen nacin porusitve, je
obi¢ajno merodajen pri zelo vitkih zidovih, kjer je nivo osne sile velik, kar Se dodatno prispeva k
prekoracitvi tla¢ne trdnosti zidu in hitrejSemu drobljenju zidakov v tlacenem vogalu.

V primeru vitkih elementov, v katerih je nivo osne sile majhen in kjer sta horizontalna obtezba in
posledi¢no ekscentricnost tako veliki, da rezultanta vertikalnih napetosti pade izven prereza (e > //2) se
zid lahko prevrne okrog vogala kot togo telo, kar je prikazano na sliki 2.1g. Pri tem se v zidu pojavi
horizontalna razpoka, ki se Siri po celotni dolzini zidu, vendar tlacne napetosti ne prekoracijo njegove



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb. 15
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbeni$tvo, Konstrukcijska smer.

tla¢ne trdnosti, zaradi Cesar ne pride do drobljenja zidakov. TakSen nacin porusitve se pojavi pri
preizkuSancih v laboratoriju, v dejanskih stavbah pa prakti¢no nikoli.
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Slika 2.1: Mozni porusni mehanizmi zidov in parametri, ki imajo najvecji vpliv na posamezni mehanizem
porusitve, kot so: (a) in (b) strizna porusitev z zdrsom, (c) strizna porusitev z nastankom diagonalnih razpok, (d)
strizna porusitev s sukanjem zidakov kot togih teles, (e) strizna porusitev s porusitvijo tlaénih diagonal, (f)
upogibna porusitev in (g) prevrnitev zidu kot togega telesa.

Figure 2.1: Failure modes of masonry walls subjected to in-plane loads and parameters, which have the greatest
effect on failure modes, such as: (a) and (b) sliding shear failure, (c) diagonal tension failure, (d) tip over of the
separate units, (e) shear crushing, (f) flexural failure, (g) tip over of the entire wall.

Na sliki 2.2 je v obliki odvisnosti med nosilnostjo H,,,, hipoteticnega elementa in normirano tlacno
napetostjo oy/f, prikazano, kateri porusni mehanizem je merodajen pri posameznih nivojih osne
obremenitve. To je v najvecji meri odvisno od materialnih karakteristik in geometrije zidu, v splosnem
pa velja, da pri nizjih nivojih osne sile pri dolgih elementih prevladuje strizna porusitev z zdrsom, pri
vitkih elementih pa upogibna poruSitev. V obmocju srednjih tlacnih napetosti se v elementih
najpogosteje pojavi strizna porusitev z nastankom diagonalnih razpok, pri vi§jih osnih obremenitvah
pa spet prevladuje upogibno obnasanje elementov, ki so poleg visokih tlaénih napetosti $e dodatno
mocno obremenjeni zaradi zmanjSane tlacne cone (Bosiljkov et al., 2010a).

V povezavi s prikazovanjem merodajnih porusnih mehanizmov v odvisnosti od materialnih in
geometrijskih parametrov velja omeniti Se inovativen pristop, ki sta ga predstavila slovenska
raziskovalca Petrov¢i¢ in Kilar (2013). Definirala sta interakcijsko porusno ploskev, s katero je
mogoce z izolinijami hkrati prikazati vpliv vitkosti elementa A (4/) in osne sile #, ki je normirana na
tlaéno nosilnost elementa, na prevladujo¢i porusni mehanizem zidu. Pri vsaki izmed obravnavanih
vitkosti 4 se dolo¢i podobno ovojnico kot na sliki 2.2, ki predstavlja presek interakcijske porusne
ploskve. Interakcijska poruSna ploskev omogoca enostaven in zelo pregleden prikaz zmanjSevanja
nosilnosti elementov ob poveCevanju njihove vitkosti ter kritiénih obmocij, v katerih prevladuje
doloCen porusni mehanizem. Za obravnavani zid se je izkazalo, da bi pri enakih materialnih
karakteristikah zelo vitek element (4 = 2.5) prenesel desetkrat manjSo osno silo in imel kar
osemintridesetkrat manj$o nosilnost kot zelo dolg element (4 = 0.25).
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Slika 2.2: Ovojnica nosilnosti pri merodajnih porusnih mehanizmih v odvisnosti od normirane osne obremenitve.

Figure 2.2: Envelope of the critical failure modes and load-carrying capacity versus normalized axial load.

2.3.2 Modeli za izracun nosilnosti z upoStevanjem negotovosti

V strokovni literaturi in standardih je mogoce najti Stevilne modele za izracun nosilnosti elementov pri
dolocenem porusnem mehanizmu. Dober pregled razliénih modelov so podali: Bosiljkov et al.
(2010a), Brehm (2011) ter Petrov¢ic in Kilar (2013). V nadaljevanju povzemamo njihove ugotovitve s
poudarkom na modelih, ki se uporabljajo v Sloveniji.

V modelu za izracun strizne nosilnosti z nastankom diagonalnih razpok, ki sta ga razvila Turnsek in
Cacovié (1971), je predpostavljeno, da se zidovje obnasa kot elasti¢en, homogen in izotropen material.
Na podlagi teorije elasti¢nosti in doloc€itve glavnih normalnih napetosti je po enacbah 2.8 in 2.9
mogoce izraCunati strizno nosilnost elementa R;:

tht-l-% /07?+1 2.8)

b:?;l.lﬁbsl.S (2.9)

kjer sta ¢ in / debelina in dolzina zidu, o, je povprecna tlacna napetost v zidu, b pa je parameter, s
katerim se uposteva vpliv geometrije zidu in dejansko razmerje med navpicno in vodoravno silo pri
porusitvi na porazdelitev striznih napetosti po prerezu. Prednost tega modela je, da je odvisen samo od
enega trdnostnega parametra, natezne trdnosti zidovja, vendar se postavlja vprasanje, Ce je ta res
neodvisna od ostalih parametrov, npr. od stopnje tla¢ne napetosti v zidovju (Bosiljkov et al., 2010).

Model za izracun strizne nosilnosti z zdrsom, ki je predpisan tudi v Evrokodu 6 (SIST EN 1996-1,

2006), temelji na fizikalnih zakonih za trenje na stiku med dvema ploskvama. Nosilnost zidu v
primeru prestriznega mehanizma R; se izracuna po enacbah 2.10 - 2.12:

R =f, 11 (2.10)

fo = fop + 1o, <0.065- £, (2.11)
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10=3(1—eJ=3(1—H—'hJ (2.12)
2 2 N

kjer je ¢ debelina zidu, f, strizna trdnost zidu, /. pa dolzina tlacenega dela zidu. Strizno trdnost zidu f,,
ki ne sme biti vecja od 6.5 % normalizirane tlacne trdnosti zidaka f,, se dolo¢i s pomocjo zacetne
strizne trdnosti f,, ter prispevka zaradi trenja, ki je definiran kot produkt med povprecno tlacno
napetostjo v tlaCenem delu prereza o, ter koeficientom trenja . V primeru, da je ekscentri¢nost osne
sile e > 1/6, lahko dolZino tlacenega dela prereza /. izracunamo po enacbi 2.12, kjer je H horizontalna
potresna sila, ki deluje na zid z viSino 4, na katerega deluje tudi osna sila N.

Pri izracunu strizne nosilnosti velja omeniti Se model, ki sta ga razvila Mann in Miiller (1980), na
katerem temeljijo nemski standardi. S tem modelom je mogoce zajeti strig z zdrsom, poruSitev z
diagonalnimi razpokami, tlacno porusitev po diagonali in strizno porusitev s sukanjem zidakov kot
togih teles. Izpeljala sta ga na nivoju zidaka, pri ¢emer sta predpostavila, da se zidaki prekrivajo na
polovici in da so vertikalne rege nezapolnjene z malto. Prednost tega modela je v tem, da je mogoce z
enostavnimi materialnimi testi na zidakih in malti dolo¢iti nosilnost celotnega zidu.

Nosilnost pri upogibni porusitvi se dolo¢i na podlagi predpostavke linearnega poteka deformacij po
prerezu. Pri izpeljavi zanemarimo natezne napetosti v zidu, za tlacne napetosti pa predpostavimo, da
potekajo po paraboli. Na podlagi ravnovesja sil v prerezu, je mogoce pokazati, da se upogibna
nosilnost nearmiranega nepovezanega zidu R, izrazi po enacbah 2.13 in 2.14 (Tomazevic, 2009):

2
Y/ S P (2.13)
2 0.85- 1.
M
R, =t (2.14)
a-h

kjer so ¢, [ in i debelina, dolzina ter viSina zidu, o, je povprecna tlacna napetost v prerezu, f. tlacna
trdnost zidovja, a pa je koeficient robnih pogojev in ima vrednost a = 0.5 pri obojestransko vpetem
zidu ter vrednost a = 1 pri konzolnem zidu.

Kljub temu, da so vefino modelov za izracun nosilnosti preverili na eksperimentalno dolo¢enih
nosilnostih zidanih preizkuSancev, se je potrebno zavedati, da je tudi izracun nosilnosti elementa
povezan z negotovostmi. Poleg tega, da je potrebno predpostaviti negotove materialne karakteristike
ter tla¢no obtezbo, ki deluje v prerezu, je vir negotovosti tudi izbira ustreznega modela za izraun
nosilnosti, skupaj s pripadajo¢imi poenostavitvami in predpostavkami, ki veljajo zanj. Brehm (2011)
je zbral podatke Stevilnih eksperimentov na zidanih preizkusancih in za razliéne tipe porusnih
mehanizmov definiral razmerje 6 med eksperimentalno doloCeno nosilnostjo elementa R, ter
nosilnostjo izraCunano po enem izmed zgoraj omenjenih modelov R, 4z

0= Riew (2.15)

izracun

Izbral je preizkuSance, kjer je imel na voljo tudi eksperimentalno dolocene materialne podatke in je bil
tip porusitve jasno dolocljiv. Izkazalo se je, da pri izra¢unu strizne nosilnosti z nastankom diagonalnih
razpok v povprecju podcenimo dejansko nosilnost za 3 % (povprecen 8 = 1.03) pri Cemer je bil
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koeficient variacije razmerja 6 enak 0.17. V primeru izracuna strizne nosilnosti z zdrsom je Brehm
(2011) na podlagi rezultatov iz eksperimentov dobil vrednost 8 = 1.24 ter pripadajoci koeficient
variacije 0.19, v primeru upogibne nosilnosti opec¢nih zidov pa vrednost & = 1.10 s pripadajo¢im
koeficientov variacije 0.18. V vseh primerih je razviden precejSen raztros v izraCunanih nosilnostih ter
to, da lahko z modeli za izra¢un nosilnosti mo¢no podcenimo dejansko nosilnost. Kljub temu smo v
Studijah upostevali zgolj negotovosti v materialnih podatkih, ne pa tudi pri modelih za izracun
merodajne nosilnosti elementa.

2.4 Mejni zasuki

Mejni zasuk elementa, pri katerem je dosezena doloCena stopnja poskodovanosti, je eden izmed
najbolj negotovih osnovnih vhodnih parametrov, ki ima zelo velik vpliv na rezultate nelinearne analize
konstrukcije (poglavji 5 in 6). V literaturi obstaja ve¢ preprostih empiri¢nih izrazov za izra¢un
mejnega zasuka zidov J,, ki temeljijo na eksperimentalnih podatkih. Lang (2002) je predlagala izraz,
kjer je mejni zasuk odvisen od tlacne napetosti v elementu o, in razmerja med viSino in dolzino zidu
hil.

0.8-(0.8-0.255,) ?< 0.5

5 ={ 08-0250, o.5<?<1.5 (2.16)

1.2-(0.8—0.250,) ?>1.5

Slabost zgornjih izrazov je v nezveznosti, saj zasuk pri zidovih z razmerjem %/l okrog 0.5 in 1.5
mocno variira. Oropeza Ancieta (2011) je zato najprej uvedel parametra a in b (enacba 2.17), s
katerima je zajel vpliv robnih pogojev in geometrije zidu, nato pa je definiral izraze 2.18 za mejni
zasuk elementa v odvisnosti od razmerja 4/ ter stopnje tlacnih napetosti .

in(h . h
a—0.6mnho-R) oo
_ ’h . 2.17)
b:QgM_,_(Bﬁ
I I
a ?Zlm —0<0.05
b ! 1 in %0 <0.05
) Je
5, = 2a 2o 1in 205005 2.18)
185+3% ! Je
fe
B
185+3% ! Je

V enacbah 2.17 in 2.18 &y doloca lego tocke nicelnega momenta vzdolz visine zidu £, oy/f. pa je
normirana tla¢na napetost v zidu, ki je izrazena kot delez tlacne trdnosti f..
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Precej enostavne;jsi je izraz za mejni zasuk iz Evrokoda 8-3 (SIST EN 1998-3, 2005), ki je odvisen od
tipa porusitve ter lege tocke z ni¢elnim momentom #4,:

5 - 0.8 hTO upogib (%)

u

(2.19)
0.4 strig (%)

Pfyl-Lang et al. (2011) so predlagali izracun mejnega zasuka po enacbi 2.20, pri cemer so za elemente,
ki so vpeti obojestransko, predvideli 50 % redukcijo mejnega zasuka.

5, =o.8-£ —@j (2.20)

c

Nekateri raziskovalci so dodatno definirali tudi mejne zasuke pri razli¢nih stopnjah poskodovanosti.
Parisi in Augenti (2012) sta za zidove iz lehnjaka na podlagi rezultatov iz eksperimentalne podatkovne
baze definirala mejno vrednost zasuka J, = 0.20 %, ki povzro¢i majhne in srednje poSkodbe, ter mejni
zasuk J, = 0.35 %, ki povzroci velike poskodbe, neodvisno od tipa porusitve. Abo-El-Ezz et al. (2013)
so na podlagi eksperimentov predpostavili, da se mejni zasuki kamnitih zidov pri vseh mejnih stanjih
porazdeljujejo lognormalno, pricakovane vrednosti in koeficienti variacije pa za mejna stanja majhnih
(prve razpoke), srednjih (nosilnost zidu) ter velikih poskodb (80 % nosilnosti zidu) neodvisno od tipa
porusitve po vrsti znaSajo: d, = 0.13 %, Vs, = 0.38; Spmar = 0.68 %, Vipimax = 0.40; 6, = 1.03 % in Vs, =
0.50.

V preglednici 2.6 prikazujemo statisticne parametre vrednosti mejnih zasukov ¢, pri velikih
poskodbah oziroma pri mejnem stanju blizu porusitve, ki so jih ostali avtorji uporabili v svojih
analizah, razvidna pa so velika odstopanja v srednjih vrednostih ter koeficientih variacije. Dodani so
tudi rezultati iz baze podatkov, ki smo jo naredili za opecne votlake, in je podrobneje opisana v
poglavju 4.6.2.

Preglednica 2.6: Pri¢akovane vrednosti mejnega zasuka J, pri strizni in upogibni porusitvi vkljuéno s
koeficientom variacije V, ter s spodnjo in zgornjo mejo mejnega zasuka d,, i, N 9y, gy

Table 2.6: The expected values of ultimate drifts J, for shear and flexural failure including coefficient of
variation Vg, and lower and upper bound of ultimate drift J,,,,;, and J,, -

0 . . 3 . 511 au,min 5u,max
Porusitev Avtor Zidovje Vir Porazdelitev %) Vsu %) %)
Rota et al. (2010) Vlﬂﬁﬁfn ski Eksperiment Normalna 0.80 0.10
Parisi in Augenti .
(2012), Augenti et Vlﬂﬁ?fn ski Podg;l;zvna Det. vrednost  0.35
al. (2012)
Abo-El-Ezz et al. Kamnito .
(2013) zidovie Eksperiment Lognormalna  1.03 0.50
Upogib Obicajno
pog Gehl etal. (2011)  nearmirano Literatura Normalna 0.80 0.10 0.64 0.96
zidovje
Salmanpour et al. Opecni Podatkovna
(2013) sidaki baza Normalna 1.21 0.58
Opecni Podatkovna

Snoj (2013) Lognormalna  0.72 0.47 0.50 1.80

votlaki baza
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Preglednica 2.6 (nadaljevanje): Pri¢akovane vrednosti mejnega zasuka ¢, pri strizni in upogibni porusitvi
vkljuéno s koeficientom variacije Vj, ter s spodnjo in zgornjo mejo mejnega zasuka o, i, 0 0y -

Table 2.6 (continued): The expected values of ultimate drifts J, for shear and flexural failure including
coefficient of variation V, and lower and upper bound of ultimate drift J,, ,,;, and J,, -

% : : : : 514 . 514,m[n 6u,max
Porusitev Avtor Zidovje Vir Porazdelitev (%) Vsu (%) (%)
Rota et al. (2010) Vulﬁffmkl Eksperiment ~ Normalna ~ 0.65 0.0 052  0.78
Parisi in Augenti .
(2012), Augenti et Vlﬂfa;l ski Pods;l;olvna Det. vrednost  0.20
al. (2012) "
Abo-El-Ezz et al. Kamnito .
(2013) zidovie Eksperiment Lognormalna  0.32 0.38
Stri Obicajno
g Gehletal. (2011)  nearmirano Literatura Normalna 0.60 0.10 048 0.72
zidovje
Salmanpour et al. Opecni Podatkovna
(2013) idaki baza Normalna 0.40 0.49
Snoj ctal. (2013)  OPeen Podatkovna = o alna 041 057 0.1 0.80
votlaki baza

2.5 Stalna in Kkoristna obtezba

Stalno obtezbo konstrukcije predstavlja lastna teza vseh konstrukcijskih elementov in
nekonstrukcijskih elementov, med katere sodijo predelne stene, tlaki, streha, inStalacije in vsa oprema,
ki se v konstrukciji nahajajo trajno. Pri obicajnih zidanih stavbah stalna obtezba predstavlja ve¢ kot
70 % celotne teze konstrukcije (Brehm, 2011).

Pod koristno obtezbo Stejemo tezo ljudi, pohiStva in vse premi¢ne opreme, doloCena pa je glede na
kategorijo uporabe stavbe (stanovanjski objekti, pisarne, Sole, itd.). Za stalno obtezbo velja, da se s
casom prakti¢no ne spreminja, koristna obtezba pa se lahko spreminja v prostoru in ¢asu.

V standardu Evrokod 8 (SIST EN 1998-1, 2005) je predvideno, da se maso konstrukcije dolo¢i na
podlagi kombinacije stalne in koristne obtezbe, pri cemer se stalno obtezbo uposteva v celoti, koristno
obtezbo pa s faktorjem za kombinacijo wg. OCitno je, da je lahko dejanska masa konstrukcije, ki
sodeluje pri nihanju med potresom, vecja ali manjSa od izraCunane, kar je posledica negotovosti v
stalni in koristni obtezbi.

Celarec (2012) in Ellingwood et al. (1980) so opredelili tri vire negotovosti pri doloc€itvi ucinkov
vplivov zaradi stalne in koristne obtezbe: poenostavitve pri modeliranju obtezbe, poenostavitve pri
modeliranju konstrukcije ter naravno razprsenost stalne in koristne obtezbe. V prvem primeru se je
potrebno zavedati, da poskusamo prostorsko in ¢asovno spremenljivo vertikalno obtezbo modelirati s
stati¢no in ekvivalentno ploskovno obtezbo, poleg tega pa jo med konstrukcijskimi elementi razdelimo
na poenostavljen nacin, npr. po streSnem pravilu. Pri modeliranju konstrukcije ne uposStevamo
podajnosti vozlis¢, povezave med tlemi in konstrukcijo, prostorske konstrukcijske sisteme pa
analiziramo s poenostavljenimi ravninskimi modeli. Dodatno raziskovalci pri nelinearni analizi
obicajno izracunajo karakteristike plasti¢nih clenkov na podlagi razporeditve notranjih sil pri staticni
obtezbi in ne upostevajo spreminjanja notranjih sil in posledi¢no nosilnosti zaradi delovanja potresa.

Obic¢ajna predpostavka je, da je stalna obtezba porazdeljena normalno (Ellingwood et al., 1980). Na
prvi pogled se zdi, da so negotovosti v stalni obtezbi predvsem posledica razprsenosti specificne teze
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osnovnih materialov, vendar se izkaze, da so koeficienti variacije specificne teze majhni za vecino
materialov, kar je prikazano v preglednici 2.7. Vecji del negotovosti stalne obtezbe je posledica
negotovosti v tezi dodatne opreme, kot so predelne stene, strojne insStalacije in streha, ki jih v racunu
zelo priblizno zajamemo. Negotovosti v koristni obtezbi so veliko vecje, kot pri stalni obtezbi, kar je
razvidno tudi v preglednici 2.7, kjer so prikazani koeficienti variacije za stalno obtezbo V in koristno
obtezbo V).

Preglednica 2.7: Koeficienti variacije specificne teze razlicnih materialov, stalne obtezbe in koristne obtezbe.

Table 2.7: Coefficients of variation for specific weights of various materials, dead load and live load.

Koli¢ina Porazdelitev Koeficient variacije Vir
Specifi¢na teza jekla Normalna <0.01 JCSS (2001)
Specifi¢na teza betona Normalna 0.04 JCSS (2001)
Specifi¢na teza zidovja Normalna 0.05 JCSS (2001)
Lognormalna 0.06 Brehm (2011)
Normalna 0.08 Nowak in Collins (2000)
Normalna 0.10 Cardoso et al. (2007)
Stalna obtezba .
Normalna 0.10 Ellingwood et al. (1980)
Normalna 0.10 Azhdary in Shabakhty (2011)
Normalna 0.12 Ranganathan (1990)
Lognormalna 0.25 Ranganathan (1990)
. 5 Lognormalna 0.30 Nowak in Collins (2000)
Koristna obtezba .
Lognormalna 0.35 Azhdary in Shabakhty (2011)
Lognormalna 0.35 Cardoso et al. (2007)

2.6  Slucdajna ekscentri¢nost

Pri upostevanju potresne obteZbe je potrebno posebno pazljivost nameniti torzijskim vplivom.
Standard Evrokod 8 (SIST EN 1998-1, 2005) priporoca, da se tudi novejSe stavbe gradijo tako, da
imajo zadostno torzijsko togost in nosilnost ter, da so tlorisno pravilne, kar pomeni, da so priblizno
dvojno simetri¢ne, ne preve¢ razpotegnjene v eni smeri, da je tloris kompakten in da so medetazne
plosée dovolj toge. Na sreCo pri vecini obstojeCih zidanih stavb v tlorisih ni prisotnih vecjih
nepravilnosti, kar bi vplivalo na razporeditev potresne obtezbe po elementih. Kljub temu Evrokod 8
doloc¢a, da je potrebno upoStevati vpliv torzije v analizi s pomocjo ekscentri¢nosti obtezbe.
Ekscentricnost obtezbe lahko razdelimo v naravno (angl. natural eccentricity, Colina et al. (2011)) ter
slucajno ekscentri¢nost. Naravno ekscentri¢nost predstavlja razdalja med centrom togosti in centrom
mas, v katerih delujeta rezultanta reakcij in rezultanta potresnih sil. Ob predpostavki, da poznamo
materialne in geometrijske karakteristike elementov konstrukcije, lahko s sodobnimi ra¢unalniskimi
programi naravno ekscentri¢nost dokaj natan¢no uposStevamo. Slucajna ekscentri¢nost je vkljucena v
projektiranje konstrukcij z namenom, da bi zajeli dejansko razporeditev spremenljive koristne obtezbe
med potresom, razporeditev togosti in nosilnosti, torzijsko obnasanje, itd. Obicajno se slucajno
ekscentricnost uposteva po enacbi 2.21 (Colina et al., 2011):

exy =B Lyw (2.21)
kjer faktor f§ predstavlja deleZ dolzine stavbe Ly, v smeri pravokotni na delovanje potresa. V vecini

standardov, kot tudi v Evrokodu 8 (SIST EN 1998-1, 2005) je priporocena vrednost faktorja f = 0.05,
v nekaterih standardih pa je celo 0.10 (npr. FEMA, 2000), neodvisno od polozaja nadstropja v stavbi
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in njegove rabe. Colina et al. (2011) so naredili Studijo, v kateri so za pet poslovnih objektov iz
Mehike natan¢no dolocili velikost spremenljive obtezbe. Pri tem so upostevali tezo ljudi, opreme,
racunalnikov, predelnih sten, knjig, omar in ostalih pripomockov, ki se tipicno pojavljajo v pisarnah.
Zatem so s pomoc¢jo metode Monte Carlo simulirali prostorsko razporeditev spremenljive obtezbe v
posameznem nadstropju. Podobno kot tudi nekateri drugi avtorji (npr. Chopra in De la Llera, 1996) so
ugotovili, da je vrednost faktorja f = 0.05 prevelika, saj obstaja majhna verjetnost, da bo dejanska
ekscentricnost spremenljive obtezbe res tako velika. Na podlagi njihovih ugotovitev smo v tej
doktorski disertaciji faktor f§ pri slucajni ekscentri¢nosti obtezbe privzeli kot sluajno spremenljivko,
ki se porazdeljuje normalno in ima pricakovano vrednost 0 ter standardno deviacijo 0.03.

2.7 Izbrane predpostavke matemati¢nega modela

V naslednjih podpoglavjih na kratko obravnavamo dolocene predpostavke matemati¢nih modelov
zidanih stavb, ki prav tako predstavljajo vir negotovosti v izraCunih. Nekatere izmed njih smo v
doktorski disertaciji obravnavali kot slucajne spremenljivke.

2.7.1 Podajnost stropov

Pri starejsih zidanih stavbah je pogosto mogoce najti lesene strope, pri stavbah kulturne dediscine pa
so zelo pogosti stropi z zidanimi oboki. Od sredine 20. stoletja so za gradnjo stanovanjskih his
mnozi¢no uporabljali »monta« strope, kasneje pa so se uveljavile tudi monolitne armiranobetonske
plosce. V gradbeni praksi se je pri nas za izraCun potresne odpornosti zidanih stavb uveljavila
nelinearna metoda POR, ki jo je razvil Tomazevi¢ (1978), gradbeni inZenirji pa so pri tem skozi Cas
razvili ve¢ razli¢ic programa SREMB (Tomazevi¢, 1987; Stampfl in Gosti¢, 2006; Rodman, 2012).
Ena od predpostavk pri tej metodi je tudi, da so stropi toge plosce v svoji ravnini, kar ne drzi pri vseh
tipih stropov. V nedavni $tudiji (Snoj, 2013) je bilo ugotovljeno, da lahko ob neupostevanju podajnosti
stropov tudi za 30 % precenimo kapaciteto konstrukcije oziroma pospesek tal, ki v konstrukciji
povzro¢i mejno stanje blizu poruSitve. V tej doktorski disertaciji je bilo v primeru AB plos¢
predpostavljeno, da se obnasajo kot toge diafragme v svoji ravnini.

2.7.2 DuSenje

Dusenje v gradbenih konstrukcijah je zelo kompleksen pojav, ki ima mocan vpliv na oceno obnasanja
stavb pri potresih ter prav gotovo predstavlja pomemben vir negotovosti. Najprej se je potrebno
odlociti za enega izmed modelov, s katerim opiSemo duSenje. V potresnem inzenirstvu je zelo pogosto
uporabljen Rayleighov model viskoznega dusenja, kjer je predpostavljeno, da je dusenje sorazmerno z
maso in togostjo. Za njegovo dolocitev potrebujemo nihajna Casa in koeficient kritinega dusenja pri
dveh nihajnih oblikah. V doktorski disertaciji smo obravnavali sistem z eno prostostno stopnjo, pri
katerem smo upostevali, da je dusenje sorazmerno samo z maso. Pri tem dobimo potresne zahteve, ki
so vecje, kot pri upostevanju Rayleighovega dusenja z zaetno togostno matriko in hkrati manjse kot
pri Rayleighovem dusenju s trenutno togostno matriko (Brozovi¢ in Dolsek, 2013a).

Poleg izbire ustreznega modela se pri upostevanju duSenja pojavi Se tezava pri izbiri vrednosti za delez
kriticnega duSenja ¢, ki je moc¢no odvisna od tipa konstrukcije. Najenostavnejs$i izmed
eksperimentalnih metod, s pomocjo katerih lahko ocenimo koeficient kriticnega dusenja za doloceno
stavbo, sta: logaritemski dekrement zmanjSevanja amplitude pri lastnem nihanju in dolocanje
koeficienta kriticnega dusSenja s pomocjo S$irine krivulje maksimalnega odziva (angl. half-power
bandwidth, Fajfar (1984)). Pogosto se uporabljata tudi metoda spektralnih razmerij HVSR (angl.
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Horizontal to Vertical Spectral Ratio, Nakamura (2000)) ter neparametri¢na analiza dusSenja (angl.
Non-Parametric Damping Analysis — NonPaDAn, Gallipoli et al. (2009)). Gallipoli et al. (2009) so
pokazali, da se koeficienti kriticnega dusenja, pridobljeni z razli¢nimi metodami, med seboj lahko
precej razlikujejo.

Obicajno se pri tipi¢nih armiranobetonskih konstrukcijah delez kriti¢nega dusenja giblje med 3 in 5 %,
v nekaterih primerih, ko konstrukcija preide v nelinearno obmocje pa lahko ta vrednost naraste tudi na
10 % (Fajfar, 1984). Podobno velja tudi za zidane stavbe. V primeru stare zidane stavbe, analizirane v
okviru doktorske disertacije (poglavje 3), smo s pomocjo Sirine krivulje maksimalnega odziva izmerili
koeficient duSenja 5.5 %. Ditommaso et al. (2010) so za zidani stolp s pomoc¢jo metode NonPaDAn
eksperimentalno dolo¢ili koeficient kriticnega dusenja 6 %, De Sortis et al. (2005) pa za dvoetazno
zidano stavbo 2 %. Michel et al. (2011) je ugotovil, da je koeficient kriti€nega dusenja odvisen tudi od
intenzitete tresenja tal, pri obravnavani dvoetazni zidani stavbi pa se je gibal v razponu med 2 % in 10
%. Zaradi velikih negotovosti v dolocitvi koeficienta kriticnega dusenja smo se odlocili, da ga
obravnavamo kot slucajno spremenljivko s pricakovano vrednostjo £ = 0.05 in koeficientom variacije
V:= 0.4, kar je enako kot Porter et al. (2002).

2.7.3 Histerezno obnasanje

Vsak konstrukcijski element je med potresom podvrzen potresnim silam, ki spreminjajo smer
delovanja in v njem povzro¢ajo deformacije. Histerezne zanke predstavljajo odvisnost med pomikom
in silo v elementih, kar je mogoce raziskati z eksperimenti. V preteklosti je bilo razvitih veliko
matemati¢nih modelov in histereznih pravil, s katerimi je mogofe numeri¢no simulirati obnasSanje
elementov, kar predstavlja tudi osnovo za razvoj nelinearne dinami¢ne analize. Dober pregled razvoja
histereznih modelov je podal Kramar (2008), ki v svoji doktorski disertaciji opisuje histerezne modele
od najenostavnejSega bilinearnega modela do sodobnejsih in kompleksnej$ih. Z vecanjem Stevila
eksperimentov in naSega poznavanja konstrukcij iz razlicnih materialov so se pojavile potrebe po
upostevanju zmanjs$evanja obtezitvene in raztezitvene togosti (Clough in Johnston, 1966), trilinearne
ovojnice za upoStevanje razpokanosti betona (Takeda et al., 1970) in upoStevanje zmanjSevanja
nosilnosti v post-kriticnem obmocju blizu porusitve (modificirana Takedina pravila). Najnovejsi
modeli so poleg padanja nosilnosti in togosti zmozni upostevati tudi zmanjSanje togosti (Song in
Pincheira, 2000) in nosilnosti (Ibarra et al. 2005b) v ponavljajocih ciklih ter efekta zozitve histereznih
zank (angl. pinching). Vsak izmed histereznih modelov ima svoja pravila, s katerimi je mogoce
simulirati odziv elementa oziroma poenostavljenega modela celotne stavbe, vendar je tudi izbira
histereznega modela in njegovih parametrov podvrZena negotovosti. Ibarra in Krawinkler (2005a) sta
preiskovala vpliv izbire histereznega modela na dolocitev kapacitete pospeSkov konstrukcije in
ugotovila, da pri stavbah s srednje dolgimi in dolgimi nihajnimi ¢asi dolo¢imo najvecje kapacitete
pospeskov konstrukcije z izbiro histereznih pravil z upoStevanjem efekta zozitve histereznih zank,
nekoliko manjSe kapacitete s histereznimi modeli usmerjenimi k predhodnemu maksimumu (angl.
peak-oriented hysteretic model) in najmanjSe kapacitete z bilinearnim histereznim modelom, pri
katerem se sipa najvec energije. Pri konstrukcijah s kratkimi nihajnimi ¢asi je vse ravno obratno.

Analiza obnaSanja konstrukcije, ki je bila uporabljena v doktorski disertaciji in je podrobneje opisana
v poglavju 4.5, temelji na potisni analizi, s katero smo povezali parametre potresnih zahtev in
poskodovanost konstrukcije z upostevanjem modelnih negotovosti. Negotovosti v potresni obtezbi
smo obravnavali z nelinearno dinami¢no analizo poenostavljenega modela z eno prostostno stopnjo,
pri ¢emer je bilo potrebno uporabiti enega izmed histereznih modelov. Nemogoce je vnaprej to¢no
napovedati, koliko energije se bo sipalo in kakSen tip obnasSanja bo pri odzivu konstrukcije
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prevladoval, zato bi bilo najbolje, da bi tudi parametre histereznega obnasanja obravnavali z logi¢nim
drevesom, vendar smo se zaradi obilice drugih parametrov, ki smo jih obravnavali kot slucajne
spremenljivke, odlocili, da histerezno obnaSanje modela z eno prostostno stopnjo modeliramo s
preprostim bilinearnim histereznim modelom preko materiala Aysteretic, ki je vgrajen v programsko
opremo OpenSees (PEER, 2007) in sodi med histerezne modele usmerjene k predhodnemu
maksimumu.

2.7.4 Posebni parametri za modeliranje kon¢nega elementa

V okviru doktorske disertacije smo zidane stavbe modelirali s pomo¢jo programa 3Muri (S.T.A. Data,
2012) in njegove raziskovalne verzije Tremuri (Lagomarsino et al., 2009). Obe razli¢ici programa
Tremuri sta specializirani za nelinearno stati¢no in dinami¢no analizo zidanih konstrukeij s pomocjo
makroelementov (Penna, 2002). Ve¢ o nelinearnem modelu stavbe s pomocjo obeh programov je
navedeno v poglavju 4.5.1, tukaj pa prikazujemo samo vpliv parametrov mehc¢anja f ter produkta
striznega modula in nelinearne strizne deformabilnosti Ge. Prvi parameter vpliva na padajoci del
ovojnice odnosa med silo in pomikom, drugi pa ima vpliv na linearnost odnosa med silo in pomikom
pred dosezeno nosilnostjo elementa. Vpliv obeh parametrov je prikazan na sliki 2.3, bolj podrobno pa
so njun vpliv na ovojnico makroelementa razlozili Penna et al. (2014). Pricakovane vrednosti in
koeficient variacije za slucajni spremenljivki § in Gc so prikazane v preglednici 2.8, izbrali pa smo jih
tako kot so to storili Rota et al. (2010) v njihovi $tudiji globalnih krivulj ranljivosti za zidane stavbe.
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Slika 2.3: (a) Vpliv parametra mehcanja £ in (b) vpliv nelinearne strizne deformabilnosti Ge na potek precne sile
v makroelementu v programu Tremuri (Penna et al., 2014).

Figure 2.3: The approximated influence of (a) the softening parameter and (b) the nonlinear shear deformability
parameter Gc on the shear force of the macroelement in the Tremuri program (Penna et al., 2014).

2.8 Izbrane statisticne vrednosti za negotove materialne in modelne parametre

V preglednici 2.8 so prikazane izbrane vrednosti statisticnih parametrov za uposStevanje materialnih
karakteristik zidov iz opecnih votlakov ter dolo¢enih modelnih parametrov. Podatki, ki smo jih zbrali
iz literature za vsakega izmed njih, kazejo na velik raztros materialnih in modelnih parametrov.
Opozoriti je potrebno, da so pricakovane vrednosti tlatne trdnosti, zaCetne strizne trdnosti, natezne
trdnosti, striznega modula in elasticnega modula doloCene na podlagi eksperimentalnih vrednosti
materialnih karakteristik ope¢nih votlakov, ki jih je navedel Tomazevi¢ (2009). Izbrani pri¢akovani
vrednosti in koeficienta variacije mejnega zasuka pri strizni in upogibni porusitvi so bili doloceni na
podlagi podatkovne baze Stevilnih preizkuSancev, ki smo jo zbrali v okviru doktorske Studije, in je
podrobneje opisana v poglavju 4.6.2.
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Preglednica 2.8: Izbrane statisti¢ne vrednosti (priCakovana vrednost in koeficient variacije) za negotove
materialne in modelne parametre zidanih stavb iz sodobnih opecnih votlakov s pripadajo¢imi omejitvami v
vrednostih slu¢ajnih spremenljivk.

Table 2.8: Selected statistical properties (expected value and coefficient of variation) for uncertain material and
modelling properties of hollow clay masonry for modern buildings including the upper and lower limits of
random variables.

Spremenljivka X Oznaka Enota Porazdelitev u COV  Xnin  Xopax
Specifi¢na teza zidovja y KkN/m® Lognormalna 14 0.10
Tla¢na trdnost zidovja f MPa Lognormalna 5.0 0.20

Zacetna strizna trdnost MPa  Odrezana lognormalna  0.20 0.30 0.10 0.30

Natezna trdnost zidovja MPa  Odrezana lognormalna  0.20 035 0.10 0.30

Q™D

Elasti¢ni modul zidovja MPa Lognormalna 5000 0.25
Strizni modul zidovja MPa Lognormalna 500  0.25
Mejni zasuk zidu - strig s % Odrezana lognormalna  0.41  0.57 0.11  0.80
Mejni zasuk zidu - upogib % % Odrezana lognormalna  0.72 047 0.50 1.80
Koeficient trenja u Odrezana normalna 040 0.19 030 0.50
Koeficient kritinega dusenja é Odrezana normalna 0.05 040 0.03 0.07
Slucajna ekscentri¢nost — smer X ex % Ly Normalna 0 3"
Slucajna ekscentri¢nost — smer Y ey % Ly Normalna 0 3"
Nelinearna deformabilnost Gc Odrezana normalna 7 0.21 5 9
Parameter mehc¢anja b Normalna 0.30 0.17

3 B P " " " VR P " " P "
Zaradi priCakovane vrednosti 0, je pri slucajni ekscentricnosti namesto koeficienta variacije prikazana
standardna deviacija o =3 %.

Preglednica 2.9: Izbrane statisticne vrednosti (pricakovana vrednost in koeficient variacije) za negotove
materialne in modelne parametre obstojeCih zidanih stavb iz polne opeke s pripadajoimi omejitvami v
vrednostih slu¢ajnih spremenljivk.

Table 2.9: Selected statistical properties (expected value and coefficient of variation) for uncertain material and
modelling properties of solid brick clay masonry for existing buildings including the upper and lower limits of
random variables.

Spremenljivka X Oznaka  Enota Porazdelitev U COV  Xun  Xpax
Specifi¢na teza zidovja y kN/m® Lognormalna 16 0.10
Tla¢na trdnost zidovja f MPa Lognormalna 2.50  0.20
Zacetna strizna trdnost oo MPa  Odrezana lognormalna  0.10 030 0.05 0.15
Natezna trdnost zidovja f MPa  Odrezana lognormalna  0.10 035 0.05 0.15
Elasti¢ni modul zidovja E MPa Lognormalna 1000  0.25
Strizni modul zidovja G MPa Lognormalna 250  0.25
Mejni zasuk - strig s % Odrezana lognormalna  0.41  0.57 0.11  0.80
Mejni zasuk - upogib Or % Odrezana lognormalna  0.72  0.47 0.50 1.80
Koeficient trenja U Odrezana normalna 040 0.19 030 0.50
Koeficient kriticnega duSenja é Odrezana normalna 0.05 040 0.03 0.07
Slucajna ekscentri¢nost — smer X ey % Ly Normalna 0 3"
Slucajna ekscentri¢nost — smer Y ey % Ly Normalna 0 3"
Nelinearna deformabilnost Gce Odrezana normalna 7 0.21 5 9
Parameter mehcanja p Normalna 0.30 0.17

E3 N T N B N - . . T N N N —. N
Zaradi pricakovane vrednosti 0, je pri sluCajni ekscentricnosti namesto koeficienta variacije prikazana
standardna deviacija o = 3 %.
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Dodatno smo v doktorski disertaciji obravnavali razliko med obnasanjem stare zidane stavbe iz polne
opeke in moderne stavbe iz opecnih votlakov. V preglednici 2.9 prikazujemo pric¢akovane vrednosti za
materialne karakteristike in izbrane modelne parametre za primer starejSih zidov narejenih iz polne
opeke. Pri tem smo za vse parametre privzeli enake koeficiente variacije, pricakovane vrednosti pa
temeljijo na izsledkih nase Studije o zmanjSanju negotovosti z merjenjem nihajnih casov preko
ambientnih in vsiljenih vibracij (poglavje 3), ki smo jo naredili na obstojeci stari zidani stavbi iz
polnih zidakov. Dodatno smo se pri iskanju materialnih karakteristik starih stavb v Sloveniji naslonili
tudi na eksperimentalno doloc¢ene lastnosti, ki so jih na obstojeCih zidanih stavbah dolocili Bosiljkov
et al. (2005), Bosiljkov et al. (2010a), Gosti¢ et al. (2012) in Tomazevi¢ (2009).



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb. 27
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

3 ZMANJSANJE NEGOTOVOSTI S POMOCJO NEDESTRUKTIVNIH
EKSPERIMENTALNIH PREISKAV

Analiza obnaSanja obstojecih stavb je podvrzena Stevilnim negotovostim, katerih vpliv je mogoce do
dolocene mere zmanjsati z uporabo in-situ eksperimentalnih preiskav. Uporaba destruktivnih preiskav,
s katerimi lahko v splosnem dobimo bolj zanesljive podatke, velikokrat ni dovoljena, zato raziskovalci
pogosto posezejo po nedestruktivnih metodah. V tem poglavju opisujemo izsledke lastnih raziskav o
tem ali eksperimentalno dolo¢en nihajni ¢as konstrukcije lahko prispeva k vecji natanc¢nosti ocene
obnasanja konstrukcije, saj doslej Se nismo zasledili, da bi nekdo raziskal vpliv kalibracije
matemati¢nega modela konstrukcije na osnovi njenih lastnih frekvenc na analizo v nelinearnem
obmocju. Rezultate smo objavili v ugledni reviji Bulletin of Earthquake Engineering (Snoj et al.,
2013). Merili smo ambientne vibracije in vsiljene vibracije povzroCene s strojem VibroScan
(Blaumoser in Osterreicher, 2010), nato pa smo na podlagi eksperimentalno dologenih nihajnih ¢asov
konstrukcije izvedli kalibracijo matematicnega modela in s parametri¢no Studijo preverili ob¢utljivost
rezultatov poenostavljene nelinearne metode N2 za oceno obnasanja (Fajfar, 2000) glede na negotove
vhodne podatke.

3.1 Splosno o metodah za oceno lastnih frekvenc konstrukeij

Od inzenirjev se velikokrat zahteva, da ocenijo potresno odpornost zidanih konstrukcij, kar je v
splosnem zelo zahtevna naloga, Se posebno, ko destruktivne preiskave materiala in konstrukcijskih
detajlov niso dovoljene. V tem primeru so vhodni podatki za modeliranje in analizo konstrukcij zelo
negotovi, njihovega vpliva na rezultate pa ne smemo zanemariti, kar so dokazali Stevilni raziskovalci
(npr. Liel et al., 2009; Dolsek, 2009; Rota et al., 2010; Vamvatsikos in Fragiadakis, 2010; Tondelli et
al., 2012). Poleg destruktivnih je mogoce uporabiti tudi nedestruktivne eksperimentalne metode (npr.
Schuller, 2003; Bosiljkov et al., 2010b), s katerimi se vsaj do dolo¢ene mere zmanj$ajo negotovosti.
Dve od taksnih metod zahtevata merjenje ambientnih in vsiljenih vibracij, na podlagi katerih se lahko
oceni lastne frekvence konstrukcije. Pionirsko delo na tem podrocju sta opravila Crawford in Ward
(1964), ki sta merila vibracije zaradi vetra, na podlagi katerih sta ocenila prve tri nihajne oblike
devetnajst-etazne stavbe. Manj kot desetletje kasneje je Trifunac (1972) pokazal, da so lastne
frekvence konstrukcije, dolocene na podlagi vsiljenih oziroma ambientnih vibracij prakti¢no enake.
Zanimivo Studijo so naredili Trifunac et al. (2001), v kateri so ugotovili, da je ocenjena lastna
frekvenca objekta odvisna tudi od intenzitete obtezbe, s katero vsiljujemo nihanje. To so preverili na
sedemnadstropni stavbi, pri kateri so izmerili odziv pri dvanajstih potresih in pri vsakem izmed njih
dolocili nekoliko druga¢ne dinami¢ne karakteristike stavbe.

Vsiljene vibracije se obi¢ajno generira z napravami, ki z vrtenjem ekscentri¢nega rotorja povzrocajo
harmoni¢no obtezbo (angl. eccentric mass exciters). Obcasno vibracije v konstrukcijo vsiljujemo tudi
s posebnimi vozili, z bliznjimi eksplozijami (Ditommaso et al., 2010) ali celo s spus¢anjem mase iz
dolocene visine, kar vzbudi lastno nihanje konstrukcije (Cunha et al., 2006). Kljub Stevilnim
moznostim vsiljevanja vibracij, se predvsem zaradi enostavnosti v zadnjem casu vse bolj uveljavlja
merjenje ambientnih vibracij, ki nastopijo bodisi zaradi ¢loveskih vplivov (npr. promet) bodisi zaradi
naravnih obtezb (npr. veter, potres, plimovanje oceanov, itd.). Ambientne vibracije so pri svojem delu
merili Stevilni raziskovalci: Crawford in Ward (1964), Ivanovi¢ et al. (2000), Hans et al. (2005),
Michel et al. (2008) ter Gallipoli et al. (2009).

Racunske tehnike za oceno lastnih frekvenc stavbe temeljijo na analizi izmerjenih signalov, ki jih
lahko analiziramo bodisi v frekven¢nem prostoru s Fourierjevo spektralno analizo bodisi v Casovnem
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prostoru, npr. z neparametricno analizo dusenja (angl. non-parametric damping analysis —
NonPaDAn), ki sta jo predstavila Mucciarelli in Gallipoli (2007). V okviru na$ih raziskav smo
uporabili preprosto tehniko iskanja spektralnih vrhov (angl. peak-picking technique - PP) (Crawford in
Ward, 1964; Trifunac, 1972 in Krstevska et al., 2010), ki zahteva Fourierjevo transformacijo kratkih
casovnih oken signala v frekven¢nem prostoru in iskanje vrhov v amplitudnem spektru. Obstaja Se vec
podobnih metod, v katerih iS¢emo vrhove razmerij spektralnih vrednosti. Najbolj znana je metoda
spektralnih razmerij (angl. Horizontal to Vertical Spectral Ratio — HVSR), ki jo je prvi uporabil
Nakamura (2000) in temelji na razmerju spektralnih vrednosti horizontalne in vertikalne komponente
signala izmerjenega na vrhu stavbe. Druga tehnika, pri kateri dolo¢imo razmerje amplitud spektrov
horizontalnih komponent signala na vrhu konstrukcije in v kleti, je metoda SSR (angl. standard
spectral ratio - SSR), za katero so Gallipoli et al. (2009) ugotovili, da daje boljse rezultate kot metoda
HVSR. V primeru, ko potresi ali bliznje eksplozije povzrocijo poskodbe in nelinearno obnasanje
konstrukcije, zaradi Cesar se lastne frekvence konstrukcije spreminjajo s casom, je bolje uporabiti
metode v frekvencnem prostoru. Mednje tako sodi tudi transformacija S (angl. S-transform), ki so jo
utemeljili Stockwell et al. (1996), njeno uporabo pa so na primeru zidanega stolpa prikazali
Ditommaso et al. (2012).

Merjenje ambientnih vibracij se lahko uporablja tudi za merjenje lastnih frekvenc tal in morebitne
interakcije med konstrukcijo in zemljino (Gosar et al., 2010) ali pa za doloCanje in kalibracijo
poenostavljenih zvez med nihajnim casom in viSino konstrukcije (angl. simplified period-height
relationship). Pri slednjem je potrebno izmeriti nihajne Case vecjega Stevila objektov, ki so zgrajeni v
razli¢nih ¢asovnih obdobjih in iz razlicnih materialov, nato pa se na podlagi statisticne obdelave
podatkov dolo¢i empiricni izraz za povezavo viSine konstrukcije in njenega nihajnega ¢asa (Gallipoli
et al., 2009; Oliveira in Navarro, 2010; Crowley in Pinho, 2010; Masi in Vona, 2010). V literaturi je
mogocCe najti tudi Stevilne Studije, kjer so kalibrirali elasticne modele konstrukcij na podlagi
eksperimentalno dolocenih lastnih frekvenc (Cunha et al., 2006; Michel et al., 2011), De Sortis et al.
(2005) pa so izvedli identifikacijo dinamicnih karakteristik zidane stavbe in tako izboljsali oceno
elasti¢nega obnasanja zidane konstrukcije v Istanbulu.

3.2 Eksperimentalno doloc¢anje lastnih frekvenc stare zidane stavbe v Ljubljani
3.2.1 Opis obravnavane konstrukcije in eksperimenta

Za dolocitev lastnih frekvenc stare dvoetazne zidane konstrukcije (slika 3.1a), ki je bila zgrajena iz
polne opeke okrog leta 1930 v Ljubljani, smo uporabili dve eksperimentalni tehniki. Pri prvi smo
merili ambientne vibracije, pri drugi pa vsiljene vibracije, ki smo jih v bliZini stavbe v tla vsiljevali s
strojem VibroScan, ki je prikazan na sliki 3.1b (Blaumoser in Osterreicher, 2010). Stroj VibroScan je
v lasti avstrijskega podjetja iC Consulenten, ki pri mednarodnih projektih tesno sodeluje s slovenskim
projektantskim podjetjem Elea iC, v katerem je bil avtor doktorske disertacije zaposlen kot mladi
raziskovalec iz gospodarstva. Podjetje Elea iC je Studijo morebitnega zmanjSanja negotovosti z
nedestruktivno metodo merjenja vsiljenih vibracij in eksperimentalnega doloCanja nihajnega Casa
konstrukcij s strojem VibroScan narocilo z namenom raz§iritve nabora lastnih storitev in z namenom
preboja partnerskega avstrijskega podjetja na podrocje Slovenije in Zahodnega Balkana. Na ta nacin
so bili izpolnjeni glavni cilji projekta Mladi raziskovalci iz gospodarstva 2009 (MRG 2009): krepitev
razvojnih oddelkov v podjetjih, povezovanje znanosti in gospodarstva in razvijanje ter ponudba novih
produktov na trzis¢u. Projekt MRG 2009, je bil sofinanciran iz evropskih kohezijskih skladov, v
Sloveniji pa ga je do nedavnega izvajala Javna agencija Spirit Slovenija oziroma nekdanja Javna
agencija za tehnoloski razvoj Republike Slovenije (TIA).
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Slika 3.1: (a) Izbrana stara zidana stavba v Ljubljani in (b) stroj VibroScan v neposredni bliZini obravnavane
stavbe.

Figure 3.1: (a) The investigated old masonry building in Ljubljana and (b) the VibroScan machine located 1m
from the tested building.

Stroj VibroScan je sicer v osnovi namenjen za simuliranje vsiljenih vibracij, ki jih povzroci zelezniski
promet, ter za oceno prenosa in vpliva vibracij vlakov na okoliske objekte (Blaumoser in Osterreicher,
2010), vendar ga je mogoce uporabiti tudi za potrebe dolocanja nihajnih ¢asov konstrukcij. Vozilo,
katerega masa je 13 ton, ima hidravli¢ni generator vibracij, ki lahko povzroca vibracije v vertikalni
smeri v frekvenénem razponu med 5 in 120 Hz. Pri tem se vibracije reakcijske mase na vozilu
prenasajo v tla preko toge jeklene plosce kot dinamicna obtezba z amplitudo do 68 kN. Sila, ki jo stroj
vnasa v tla, je definirana s sinusnim signalom s konstantno amplitudo, katerega frekvenca s ¢asom
linearno naras¢a (angl. sweep signal). Uporabili smo tri razpone frekvenc sinusnega signala: med 5 in
100 Hz, med 5 in 30 Hz ter med 5 in 20 Hz, slednji pa je prikazan na sliki 3.2.
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Slika 3.2: Sinusni signal dinami¢ne obtezbe v frekvenénem razponu med 5 in 20 Hz.

Figure 3.2: The sinusoidal sweep signal in the frequency interval from 5 to 20 Hz.

Pri vsakem izmed razponov frekvenc je stroj vsiljeval vibracije v tla v petih serijah, znotraj katerih je
desetim sekundam vibracij sledilo deset sekund premora pred naslednjim sklopom vibracij. Vibracije
smo v tla vsiljevali v neposredni blizini obravnavane stavbe, saj smo se morali izogniti morebitnim
poskodbam sosednjih stavb. Zaradi izjemne moci stroja VibroScan in neposredne bliZine obravnavane
stavbe, pri kateri je deloval, smo pri vzbujanju vibracij uporabili silo 2 kN, kar predstavlja zgolj 3 %
zmoznosti stroja. Pri tem so se Ze Cutile mocne vibracije stavbe, ki so povzrocile tresenje pohistva in
pokanje v lesenih nekonstrukcijskih elementih. Hitrost premikanja stavbe v vodoravni smeri zaradi
vsiljenih vibracij s strojem VibroScan, ki smo jo s senzorji izmerili na podstresju (4 mm/s), je bila kar
400-krat vecja kot ob merjenju hitrosti premikanja stavbe zaradi ambientnih vibracij (10 um/s).
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Za merjenje vibracij smo uporabili 3D senzorje za merjenje hitrosti (angl. velocimeter) $vicarskega
proizvajalca Walesch Electronic (2012), ki omogocajo hkratno merjenje hitrosti v treh medsebojno
pravokotnih smereh. Senzorji so bili povezani z racunalnikom (slika 3.3a), ki je omogocal zajem in
pretvorbo analognega v digitalni signal. Podatke o premikanju konstrukcije smo zajemali na vsake
0.002 s (s frekvenco zajemanja 500 Hz), na trdi disk pa so se v obliki lo¢enih tekstovnih datotek
shranili vsake 4 minute. Merilne senzorje smo postavili neposredno ob nosilne zidove, da bi tako ¢im
bolj izlo¢ili vpliv lastnega nihanja podajnih lesenih stropov. Glavne smeri senzorjev so bile orientirane
vzdolz glavnih smeri stavbe, katere vzdolzno smer X smo definirali v smeri vzhod-zahod, njeno
pre¢no smer Y pa v smeri sever-jug. Razpored senzorjev na podstresju stavbe, ki smo jih uporabili za
merjenje vsiljenih vibracij, je prikazan na sliki 3.3b. Pri merjenju ambientnih vibracije, ki smo jih
merili ¢ez no¢, ko je bila stavba popolnoma prazna, smo uporabili samo centralni senzor in senzor v

o

torzijske lastne frekvence (Gallipoli et al., 2009; Masi in Vona, 2010; Michel et al., 2011).

Z vogal @
g
=
17}
tralpi’'senzor
a 8
e
Y
X
PODSTRESJE
JZ vogal
(b) 10.00

Slika 3.3: (a) Centralni senzor za merjenje hitrosti, priklopljen na racunalnik in (b) lokacija senzorjev na
podstresju obravnavane stavbe.

Figure 3.3: (a) The central sensor wired to the computer and (b) the position of the sensors in the roof storey.

3.2.2 Metodologija za eksperimentalno doloc¢anje lastnih frekvenc konstrukcij

Prvi translacijski lastni frekvenci zaradi nihanja v smereh X in Y ter prva torzijska lastna frekvenca so
bile dolocene z uporabo osnovne analize v frekven¢nem prostoru, kjer v amplitudnem spektru iS¢emo
vrhove, ki predstavljajo lastne nihajne frekvence (angl. peak picking technique — PP). Pri metodi PP,
ki je prikazana na sliki 3.4, je potrebno najprej izvesti Fourierovo transformacijo vseh Casovnih
zapisov hitrosti, nato pa se na podlagi vrhov amplitudnih spektrov dolo¢i lastne frekvence
konstrukcije. Pogosto raziskovalci pri tem uporabljajo glajenje spektrov z drseCimi povprecji in
razli¢ne filtre za izlocitev dolocenih frekvenc iz signala, vendar mi tega nismo upostevali. Metodo PP
smo namre¢ uporabili na velikem Stevilu izmerjenih signalov, kar je omogocilo oceno verjetnostne
porazdelitve eksperimentalno dolocenih lastnih frekvenc konstrukcije (glej poglavje 3.2.3).

Na sliki 3.4a je prikazan Stiriminutni ¢asovni zapis poteka horizontalnih hitrosti gibanja stavbe v
vzdolzni smeri stavbe izmerjen s centralnim senzorjem. Na vsakem izmed takS$nih signalov je bila
narejena hitra Fourierjeva transformacija (angl. fast Fourier transform — FFT) (MathWorks, 2009),
pripadajo¢a amplitudna spektra v centralnem in vogalnem senzorju pa sta prikazana na slikah 3.4b in
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3.4c. Na ta nacin dobimo krivuljo s tipi¢nimi vrhovi zvonaste oblike, frekvence v amplitudnem
spektru, kjer se pojavijo, pa predstavljajo lastne nihajne frekvence konstrukcije. V realnosti se veckrat
zgodi, da na ozjem frekvenénem obmocju spektra s povecanimi amplitudami, ni izrazitega vrha (glej

sliko 3.4c). V taksnih primerih smo poiskali frekvenco v tezis¢u takSnega obmocja in jo razglasili za
lastno frekvenco konstrukcije.

Prvi vrh v amplitudnem spektru na slikah 3.4b in 3.4c med 5 in 7 Hz pripada translacijski nihajni
obliki v smeri X (smer V-Z), saj sta amplitudi v centralnem in vogalnem senzorju enakega
velikostnega reda. Drugi izraziti vrh v amplitudnem spektru, ki se pojavi med frekvencama 9 in 11 Hz,
pa predstavlja prvo torzijsko nihajno obliko, saj je amplituda nihanja v amplitudnem spektru
vogalnega senzorja na jugozahodu stavbe veliko ve¢ja kot v centralnem senzorju. V primeru
translacijske nihajne oblike v smeri X smo ocenili lastno frekvenco fy = 6.3 Hz, v primeru torzije pa
fr=10.1 Hz.
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Slika 3.4: Prikaz metode PP za dolocitev prve translacijske lastne frekvence v smeri V-Z (X) in prve torzijske
lastne frekvence (T) na osnovi merjenja ambientnih vibracij. (a) Stiriminutni ¢asovni interval hitrosti izmerjenih
s centralnim senzorjem, (b) amplitudni spekter hitrosti izmerjenih s centralnim senzorjem in (c¢) amplitudni
spekter hitrosti izmerjenih z vogalnim senzorjem na jugozahodu stavbe.

Figure 3.4: Illustration of the procedure for the estimation of the first natural frequency in the EW (X) direction
and the first torsional frequency (T) in the case of ambient vibration measurements. (a) The recorded 4 min time
interval of velocities at the center of the building, (b) the corresponding Fourier spectrum of the measured
velocities at the center of the building and (c¢) the Fourier spectrum corresponding to the location of the SW
corner sensor.

Podoben postopek dolocanja lastnih frekvenc je bil uporabljen v primeru merjenja vsiljenih vibracij s
strojem VibroScan. Glavna razlika med amplitudnimi spektri hitrosti zaradi ambientnih in vsiljenih
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vibracij je opazna v podrocju visjih frekvenc (slika 3.5), saj je zaradi moc¢nih vibracij stroja VibroScan
v Sirokem frekvencnem obmoc¢ju mogoce oceniti tudi lastne frekvence visjih nihajnih oblik, ki pa za
primer ocene potresne odpornosti zidanega objekta niso zelo pomembne. Prva vrhova s tipi¢no
zvonasto obliko tudi v primeru vsiljenih vibracij Se vedno predstavljata prvo translacijsko in torzijsko
nihajno obliko.
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Slika 3.5: Prva translacijska lastna frekvenca v smeri V-Z (X) in prva torzijska lastna frekvenca, ocenjeni na
podlagi Fourierjeve transformacije petih serij vsiljenih vibracij v frekvenénem razponu med 5 in 100 Hz.

Figure 3.5: The first translational frequency in the EW(X) direction and the first torsional frequency (T),
estimated on the basis of a Fourier spectrum corresponding to forced vibrations with 5 sweep signals in the
frequency interval from 5 to 100 Hz.

3.2.3 Eksperimentalno doloc¢ene lastne frekvence konstrukcije

Pri eksperimentu smo zajeli ve¢ kot 140 Casovnih zapisov hitrosti na podlagi merjenja ambientnih
vibracij in 53 signalov zaradi vibracij vsiljenih s strojem VibroScan. Lastne frekvence so bile po
zgoraj opisani metodi ocenjene za vsakega izmed signalov. Predpostavili smo, da so tako ocenjene
frekvence porazdeljene normalno, kar smo preverili s statistiénim testom y* (Walpole et al., 1998).
Statistika vzorca y je bila manjsa od kritiéne vrednosti Zioos Dristopnji tveganja a = 0.05, zato nicelne

hipoteze o normalni porazdelitvi lastnih frekvenc ni bilo mogoce zavrniti. Zakljucili smo torej, da
normalna porazdelitev s srednjo vrednostjo in standardno deviacijo iz vzorca dobro opiSe populacijo
eksperimentalno doloCenih lastnih frekvenc konstrukcije. Rezultati statisticne analize treh vzorcev
lastnih frekvenc konstrukcije, dveh translacijskih in torzijske, so prikazani na slikah 3.6 in 3.7. Na prvi
sliki prikazujemo rezultate zaradi ambientnih vibracij, na drugi pa zaradi vsiljenih vibracij s strojem
VibroScan.

Razlike v povprecnih vrednostih lastnih frekvenc ocenjenih na podlagi ambientnih oziroma vsiljenih
vibracij so majhne, okoli 6 %. Majhni koeficienti variacije ocenjenih lastnih frekvenc (0.03 — 0.11)
nakazujejo na konsistentnost in zanesljivost dolo¢anja lastnih frekvenc z obema nacinoma merjenja
vibracij, kar potrjujejo tudi podobne ugotovitve drugih raziskovalcev (Trifunac, 1972; Hans et al.,
2005). Zaradi majhnih razlik v rezultatih, v nadaljevanju ne bomo ve¢ loCevali med lastnimi
frekvencami dolocenimi na podlagi ambientnih oziroma vsiljenih vibracij, ampak se bomo sklicevali
kar na eksperimentalno dolocene lastne frekvence konstrukcije, ki so doloCene kot povprecne
vrednosti rezultatov dobljenih na podlagi obeh nac¢inov merjenja. Ocenjena nihajna ¢asa konstrukcije v
globalnih smereh X in Y sta torej 0.16 s in 0.15 s, osnovni torzijski nihajni cas pa je 0.10 s. Kratki
nihajni ¢asi konstrukcije so bili pri¢akovani, saj so zidani stanovanjski objekti obic¢ajno precej togi, kar
drzi tudi v primeru obravnavane stavbe, katere nosilne stene imajo debelino 0.45 m, njihova povrSina
v vsaki izmed glavnih smeri pa predstavlja priblizno 10 % tlorisne povrSine. Do sedaj smo uporabljali
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izraz lastna frekvenca konstrukcije, ki je bolj obi¢ajen v terminologiji eksperimentalnega dolocanja
dinamic¢nih karakteristik konstrukcij, odslej pa bomo uporabljali izraz nihajni ¢as konstrukcije, ki se
pogosteje uporablja v potresnem inzenirstvu in pri numeri¢nih analizah konstrukcije.
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Slika 3.6: Gostote verjetnosti translacijskih lastnih frekvenc (nihajnih ¢asov) konstrukcije v smereh X in Y ter
torzijske lastne frekvence (nihajnega ¢asa), ocenjene na podlagi ambientnih vibracij. Srednja vrednost in
koeficient variacije sta bila ocenjena po metodi najveéjega verjetja (poglavje 4.5.8).

Figure 3.6: Probability density functions of the first translational natural frequencies (periods) in the X and Y
directions and the torsional natural frequency (period) estimated on the basis of ambient vibrations. The mean
values and corresponding coefficients of variation were estimated by using the maximum likelihood method
(chapter 4.5.8).
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Slika 3.7: Gostote verjetnosti translacijskih lastnih frekvenc (nihajnih ¢asov) konstrukcije v smereh X in Y ter
torzijske lastne frekvence (nihajnega Casa), ocenjene na podlagi vsiljenih vibracij. Srednja vrednost in koeficient
variacije sta bila ocenjena po metodi najvecjega verjetja (poglavije 4.5.8).

Figure 3.7: Probability density function of the first translational natural frequencies (periods) in the X and Y

directions and the torsional natural frequency (period) estimated on the basis of forced vibrations. The mean

values and corresponding coefficients of variation were estimated by using the maximum likelihood method
(chapter 4.5.8).

Izkazalo se je, da je doloCanje nihajnih ¢asov z vsiljenimi vibracijami s strojem VibroScan veliko
zahtevnejSe, kot z merjenjem ambientnih vibracij. Najprej je bilo potrebno tezak in okoren stroj
pripeljati do obravnavanega objekta, nato dolociti ustrezno intenziteto vibracij ter pri tem paziti, da ne
bi prislo do §kode na sosednjih objektih in poskodb na obravnavani stavbi. Ze pri najmanijsi intenziteti
vibriranja stroja VibroScan (3 % kapacitete) so se pojavile zelo moc¢ne vibracije, poleg vsega pa je
vsiljevanje vibracij s strojem Vibroscan omejeno samo na sinusne signale z linearno spreminjajoco se
frekvenco zelo omejenega trajanja, saj se stroj v nasprotnem primeru hitro pregreva. Kljub omenjenim
pomanjkljivostim ima merjenje vsiljenih vibracij tudi prednost, saj omogoca jasnejSo dolocitev vi§jih
nihajnih oblik. Zal, ravno v primeru vedine zidanih konstrukcij, katerih odziv je pretezno odvisen od
prve nihajne oblike, ta prednost ne odtehta vseh slabosti. Zaradi kratkega Casa, ko je stavba vzbujena v
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obmocju prvih nihajnih oblik pri majhnih frekvencah vsiljenih vibracij na zacetku vibriranja, je
namrec tezje natancno dolociti prav najpomembnejSe osnovne lastne frekvence konstrukcije.

3.2.4 Komentar rezultatov

Metoda PP za oceno nihajnih Casov obravnavane konstrukcije, ki je bila uporabljena v okviru
doktorske disertacije, zahteva uporabo Fourierjeve transformacije, izra¢un amplitudnega spektra in
dolo¢anje vrhov v spektru horizontalnih komponent izmerjenega signala (Crawford in Ward, 1964).
Obstaja pa Se veliko drugih tehnik, ki ravno tako temeljijo na analizi nihanja v frekven¢nem prostoru,
kot je opisano v poglavju 3.1. V naSem primeru zal ni bilo mogoce uporabiti metode SSR, saj na
nivoju kleti nismo namestili senzorjev, vendar smo zaradi primerjave, lastne frekvence konstrukcije
ocenili Se z metodo HVSR ter pri tem dobili priblizno 15 % manjSe vrednosti kot z osnovno metodo
PP. Razlike v lastnih frekvencah, dolocenih z metodama PP in HVSR so pric¢akovane, saj so mnogi
raziskovalci opozorili na pristranskost rezultatov po metodi HVSR, katere teoreti¢na izhodis¢a Se
vedno niso dokon¢no pojasnjena (Gallipoli et al., 2009; Ditommaso et al., 2010 in 2012). Ditommaso
et al. (2010) so ugotovili, da metoda HVSR daje pristranske rezultate, ko sta si frekvenci pri vrhovih v
amplitudnem spektru horizontalne in vertikalne komponente podobni in ko so amplitude v
amplitudnem spektru vertikalne komponente relativne velike, v primerjavi z amplitudami spektra
horizontalne komponente, kar z drugimi besedami pomeni, da je lastna frekvenca stropnih konstrukcij
v vertikalni smeri podobna lastni frekvenci konstrukcije v horizontalni smeri. Gallipoli et al. (2009) so
dodatno opozorili $e na to, da lahko na rezultate mocno vpliva tudi interakcija med konstrukcijo in
zemljino, Ce je lastna frekvenca zemljine v vertikalni smeri podobna lastni frekvenci konstrukcije.

Z namenom, da bi raziskali razlike v lastnih frekvencah obravnavanega objekta po obeh metodah, smo
numeri¢no simulirali ambientne vibracije z elasti¢no dinami¢no analizo. Osnovno konstrukcijo, ki smo
jo modelirali s ploskovnimi elementi v programu SAP 2000 (CSI, 2009), smo v vseh treh smerech
obremenili z nakljuno generiranimi Sumi pospeskov, ki so bili podobni izmerjenim ambientnim
vibracijam. Na ta nacin smo dolo¢ili hitrosti nihanja v vogalih in centru zgornje etaze konstrukcije, pri
tem pa smo enkrat spremljali signal v tocki na steni, drugi¢ pa tik ob njej, torej na stropni konstrukciji.
Po metodah PP in HVSR smo dolocili nihajni ¢as konstrukcije, ki smo ga primerjali z nihajnim casom
konstrukcijskega modela, ki je bil dolo¢en z analizo nihajnih oblik s programom SAP 2000 in smo ga
privzeli za »to¢no« vrednost. Izkazalo se je, da smo z metodo PP dobili enake nihajne Case kot pri
numericni analizi nihajnih oblik neodvisno od lokacije merilnega mesta, z metodo HVSR pa smo
dolocili prevelike nihajne ¢ase v primeru, ko smo signal zajeli v tocki stropu tik ob steni. S tem smo
dokazali, da obstaja velika verjetnost, da so rezultati, dobljeni z metodo HVSR, v primeru
obravnavane konstrukcije netocni. Pri eksperimentu smo namre¢ senzorje postavili v neposredno
blizino sten, ne pa to¢no na steno. Zaradi podajnosti lesenih stropov je ocena po metodi HVSR
nezanesljiva, zato smo za doloCanje nihajnih Casov, na podlagi katerih smo tudi kalibrirali
matemati¢ne modele konstrukcije, uporabljali samo metodo PP.

Eksperimentalno dolocene nihajne ¢ase smo primerjali tudi z nihajnimi ¢asi, ki smo jih ocenili na

podlagi poenostavljenih odnosov med nihajnim ¢asom in visino konstrukcije. Na podlagi Evrokoda 8
(SIST EN 1998-1, 2005) dolo¢imo osnovni nihajni ¢as obravnavane konstrukcije po enacbi:

T=c, 0TS 3.1)

kjer je H viSina stavbe merjena od vrha temeljev oziroma od vrha toge kleti, C, pa je koeficient
odvisen od tipa stavbe in je za zidane konstrukcije enak 0.05. Na ta nacin izraGunamo nihajni ¢as
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obravnavane konstrukcije 0.21 s, kar je za priblizno 30 % ve¢ kot je bilo ugotovljeno z
eksperimentom. Evrokod 8 dopusc¢a tudi uporabo alternativne moznosti doloc¢anja koeficienta C;:

¢ - 0.075 (32)

i

kjer je 4. celotna efektivna povrSina sten v prvi etazi, ki jo lahko izrazimo z enacbo 3.3:

w-xla oL o

V njej je A; efektivni prerez doloCenega zidu v prvi etazi stavbe v obravnavani smeri, /; pa njegova
dolzina, pri Cemer je potrebno upostevati omejitev [/H < 0.9. Z uporabo enacbe 3.2 smo za
obravnavano stavbo dolocili osnovna nihajna ¢asa konstrukcije v smereh X in Y (7x = 0.18 s in Ty =
0.14 s), s ¢imer smo se bolj priblizali eksperimentalno dolo¢enim vrednostim (T, = 0.16 s in Ty, =
0.15 s). Pri tem je potrebno poudariti, da sta Crowley in Pinho (2010) opazila manj$o razliko v enacbi
3.3 iz Evrokoda ter v originalni enacbi za koeficient C, (SEAOC, 1996; UBC, 1997), kjer je kvadriran
samo Clen //H. Razliko v enacbah sta avtorja pripisala povrSnosti pri prepisovanju, izkaze pa se, da so
pri razmerju //H < 0.3, razlike v rezultatih po obeh enacbah zanemarljive. Temu pogoju je zadoSceno
tudi v primeru obravnavane stavbe, pri vi$jih konstrukcijah z bolj vitkimi stenami pa bi se v
izracunanih nihajnih ¢asih pojavile vecje razlike.

Gallipoli et al. (2009) so ugotovili, da poenostavljene enacbe nikoli ne omogocajo izraCuna to¢nega
nihajnega Casa konstrukcije. Pokazali so, da Ceprav bi lahko z doloceno obliko enacb dobro zajeli
povezavo med nihajnimi €asi in vis$ino konstrukcij, lahko pri posameznih objektih izmerjeni nihajni
Casi precej odstopajo od izraCunanih. Na podlagi zgornjih ugotovitev lahko zaklju¢imo, da imajo brez
merjenja vibracij, poenostavljene enacbe za doloc¢anje nihajnega Casa omejeno uporabnost in
predvsem informativno vrednost, za natan¢nejSo doloCitev nihajnega Casa, pa se meritvam Zal ne
moremo izogniti.

Potrebno se je zavedati, da so eksperimentalno doloceni nihajni ¢asi povezani z elasticnim obnasanjem
stavbe, poenostavljene nelinearne metode, ki temeljijo na potisni analizi, pa zahtevajo nihajni Cas
ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo, katerega nihajni ¢as je vecji od eksperimentalno
doloCenega zaradi nacina idealizacije krivulje potisne analize (glej poglavje 4.5.3). To razliko je
potrebno vedno imeti pred o¢mi, ko se primerja eksperimentalno dolo¢ene nihajne Case z efektivnimi
nihajnimi casi konstrukcije pri poenostavljenih metodah (npr. N2 metoda) ali pri projektiranju
konstrukcij z Evrokodom 8, ki predvideva razpokane prereze konstrukcijskih elementov. Kljub vsemu
je v poglavju 3.4.3 pokazano, da je kalibracija modela na eksperimentalno dolocen nihajni ¢as vseeno
pomembna, kljub temu, da se razlikuje od efektivnega nihajnega Casa.

Na podlagi izmerjenih vibracij in amplitudnega spektra smo z metodo Sirine krivulje maksimalnega
odziva (angl. half-power bandwidth method, Clough in Penzien (1975)) dolocili tudi koeficient
kriticnega dusenja konstrukcije. Povprecna vrednost tega koeficienta, ki smo jo dobili iz vecjega
Stevila signalov, je bila 5.5 %. Izkazalo se je, da ima stopnja glajenja amplitudnega spektra velik vpliv
na ocenjen koeficient kriticnega dusenja, kar so opazili tudi nekateri drugi raziskovalci. Wang et al.
(2012) so ugotovili, da lahko z metodo Sirine krivulje maksimalnega odziva precenimo duSenje in
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dobimo nekonzervativne ocene koeficienta dusenja, Gallipoli et al. (2009) pa so pokazali, da je za
oceno koeficienta kriticnega duSenja boljsa metoda NonPaDAn, s katero dobimo manj razprSene
rezultate. Zaradi negotovosti v dolo¢itvi koeficienta kritiénega duSenja, smo pri analizi konstrukcije
predpostavili 5 % duSenje, kar je konzervativno glede na izmerjene rezultate in konsistentno z
Evrokodom 8 (SIST EN 1998-1, 2005).

3.3 Numeri¢na analiza lastnega nihanja stavbe

V tem poglavju najprej predstavimo matematicne modele konstrukcije, ki smo jih naredili s
programoma 3Muri (S.T.A. Data, 2012) in SAP 2000 (CSI, 2009), nato pa primerjamo
eksperimentalno dolocene nihajne Case z nihajnimi ¢asi iz numeric¢ne analize lastnega nihanja. Kasneje
prikazujemo tudi rezultate parametri¢ne Studije, v kateri smo ugotavljali, kateri vhodni podatki imajo
najvecji vpliv na nihajne Case.

3.3.1 Opis osnovnega matemati¢nega modela konstrukcije

Obravnavana stara zidana stavba predstavlja tipi¢no stanovanjsko hiso, kakr$ne so gradili v Ljubljani
med obema svetovnima vojnama. Zidovi so zgrajeni iz opecnih zidakov starega avstrijskega formata
ter apnene malte. Strop nad pritlicjem je v celoti lesen, strop nad nadstropjem pa ima nad lesenimi
stropniki in deskami dodatno izveden Se betonski tlak debeline 6 cm. Stropniki v lesenih stropih imajo
v prerezu dimenzije 14/24 cm, razporejeni pa so na medsebojni osni razdalji 90 cm in so orientirani
vzdolz smeri X. Nosilna konstrukcija ostresja je lesena, prekrita pa je z opecnimi streSniki. Etazna
viSina je v obeh nadstropjih enaka 3.4 m, debelina nosilnih zidov pa je 45 cm. Tlorisni povrSini zidov
v smereh X in Y predstavljata 8.5 % oziroma 10.8 % celotne tlorisne povrSine. Tlorisa pritli¢ja in
prvega nadstropja sta prikazana na sliki 3.8.
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Slika 3.8: Tlorisa pritli¢ja in prvega nadstropja obravnavane konstrukcije.

Figure 3.8: Plans of the ground storey and the first storey of the investigated building.

Nelinearni model konstrukcije je sestavljen iz ravninskih okvirov, ki so na vogalih in sti¢nih toc¢kah
povezani s 3D vozlisci, stropi pa so modelirani s ploskovnimi elementi. Bolj detajlno je modeliranje s
3Murijem, v katerem je bil narejen nelinearen model konstrukcije, opisano v poglavju 4.5.1 in drugje
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(Penna, 2002; Galasco et al., 2004 ter S.T.A. Data, 2012). Poenostavljeno analizo obnasanja
konstrukcije z metodo N2 (Fajfar, 2000) smo naredili z raziskovalno verzijo tega programa - Tremuri
(Lagomarsino et al., 2009), ki poleg potisne analize omogoc¢a tudi nelinearno dinami¢no analizo
zidanih konstrukcij. Dodatno smo zaradi primerjave nihajnih oblik naredili $e linearni elasticni model
konstrukcije v programu SAP 2000 (CSI, 2009), oba modela konstrukcije pa sta shemati¢no prikazana
na sliki 3.9. V obeh programih smo strope pri osnovnem modelu konstrukcije upostevali kot toge
diafragme, interakcijo med zemljino in konstrukcijo (angl. soil-structure interaction) pa smo
zanemarili, saj na trdnih tleh, kjer je zgrajen obravnavani objekt, nima velikega vpliva pri analizi
konstrukcije.

® Stene b
(@) © Preklade ®)

» Togi odseki

Slika 3.9: Shematicen prikaz modela konstrukcije iz programov (a) 3Muri in (b) SAP2000.
Figure 3.9: Schematically presented structural models in (a) 3Muri and (b) SAP2000.

Lastna teza konstrukcije in stalna obtezba sta bili doloceni karseda natan¢no glede na dejansko stanje v
casu izvedbe eksperimenta. Lastno tezo lesenih stropov nad pritlicjem in prvim nadstropjem smo
ocenili na 1 kN/m” oziroma 1.7 kN/m’, stalno obtezbo zaradi obstojetega pohistva in opreme v obeh
etazah pa na 0.5 kN/m” oziroma 0.3 kN/m’. Upostevali smo specifi¢no tezo zidov 16 kN/m’, kar je
manj kot priporoc¢ajo nekateri standardi (npr. MIT, 2009). Ob preteklih obnovah obravnavanega
objekta so iz sten odstranili nekaj zidakov, zato smo lahko izmerili njihovo specifi¢no tezo, ki je
znagala 14.8 kN/m’, dodatno pa smo pri specifini teZi zidu upostevali $e tezo ometa in malte. Poleg
specificne teze zidovja in mase na nihajni ¢as konstrukcije odlocilno vpliva tudi njena togost. Njena
dolocitev je zelo negotova, saj je odvisna od Stevilnih dejavnikov: geometrije zidov, mehanskih
lastnosti materiala in natancnosti modelov za dolocitev togosti zidov. Poleg tega je tezko pravilno
upostevati razpoke in poSkodbe v stenah, ki so lahko prisotne zaradi preteklih potresov, vendar
ostajajo ofem skrite. V primeru obravnavanega objekta na stenah ni bilo sledov preteklih poskodb,
zato smo konstrukcijo modelirali kot nepoSkodovano.

Izkaze se, da so ob odsotnosti destruktivnih in-situ preiskav materialnih parametrov, prav ti najbolj
negotovi. V standardu Evrokod 6 (SIST EN 1996-1, 2006) je mogoce dolociti elasticni in strizni
modul zidovja na podlagi karakteristicne tlacne trdnosti zidovja f;, ki se jo lahko dolo¢i s pomocjo
normalizirane tlacne trdnosti zidaka f, in tlacne trdnosti malte f,,. Elasti¢ni in strizni modul se dolocita
kot £=1000 f;; in G = 0.4 E. Na takSen nacin doloceni moduli so ob¢utno vecji kot eksperimentalno
doloceni (Tomazevi¢, 2009), zato smo se odlocili, da za materialne karakteristike privzamemo
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vrednosti, ki jih je Tomazevi¢ eksperimentalno dolocil za zidovje iz polne opeke. Pri tem je bila tlacna
trdnost zidaka f, = 15 MPa, tla¢na trdnost malte f,, = 2.5 MPa, tlana trdnost in zacetna strizna trdnost
tega zidovja pa sta bili f, = 2.3 MPa in f,y = 0.20 MPa. Strizni modul in elasti¢ni modul, ki ju je izmeril
Tomazevi¢ (2009), smo povecali za 25 %, saj sta bila eksperimentalno doloc¢ena na podlagi sekantne
togosti pri tretjini tlacne trdnosti zidovja (SIST EN 1052-1, 1999). Izbrani materialni parametri
obravnavane obstojece zidane stavbe so prikazani v preglednici 3.1.

Preglednica 3.1: Materialne karakteristike zidovja osnovnih modelov konstrukcije.

Table 3.1: Material properties of the masonry assumed for the base-case models.

Koli¢ina Oznaka Vrednost Enota
Elasti¢ni modul E 1000 MPa
Strizni modul G 250 MPa
Specifi¢na teza y 16 kN/m’
Razmerje G/E G/E 0.25 /
Tla¢na trdnost f 2.3 MPa
Zacetna strizna trdnost fro 0.20 MPa

3.3.2 Primerjava numeri¢no in eksperimentalno doloc¢enih nihajnih ¢asov konstrukcije

Nihajni casi konstrukcije v smereh X in Y, izracunani z osnovnima modeloma konstrukcije v obeh
programih, se med seboj zelo malo razlikujejo (preglednica 3.2). Razlika med eksperimentalno
dolo¢enimi nihajnimi ¢asi in tistimi, doloCenimi z analizo nihajnih oblik, je manj kot 5 %, razen v
primeru nihajnega Casa pri torzijski nihajni obliki. V tem primeru je nihajni ¢as modela v programu
3Muri za 25 % vecji od tistega dolocenega s programom SAP 2000, kar je posledica nekoliko manjse
torzijske togosti 3D modela v 3Muriju, ki je sestavljen iz ravninskih okvirov, ter ve¢jega masnega
momenta etaze, saj so v 3Muriju mase razporejene po vozlis¢ih vseh sten. Kljub temu, podobni nihajni
Casi dokazujejo, da je mogoce z uporabo pravilnih inzenirskih predpostavk o vhodnih parametrih
modela konstrukcije, relativno natan¢no oceniti njen nihajni cas.

Preglednica 3.2: Primerjava nihajnih ¢asov osnovnih modelov konstrukcije z eksperimentalno doloc¢enimi
nihajnimi ¢asi dobljenimi z merjenjem ambientnih in vsiljenih vibracij.

Table 3.2: Comparison of the vibration periods for the base-case models with the vibration periods
corresponding to the ambient and force vibration tests.

Nihajni Cas 1X 1Y 1T

Vir (s) (s) (s)
Eksperiment 0.161 0.147  0.096
3Muri 0.159  0.145 0.122
SAP2000 0.161  0.148  0.098

Potrebno je opozoriti, da ocena nihajnih oblik konstrukcije ni bila mogoca, saj meritve vibracij niso
bile sinhronizirane po visini. Kljub temu so bile prve tri nihajne oblike (1X, 1Y in 1T) matemati¢nih
modelov konstrukcije, ki smo jih dolocili z obema programoma, med seboj zelo podobne. Pri tretji
nihajni obliki je prevladovala torzija, prvi dve nihajni obliki pa sta bili translacijski in po obliki zelo
podobni obrnjenemu trikotniku.
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3.3.3 Parametri¢na Studija vpliva modelnih negotovosti na nihajni ¢as konstrukcije

Osnovni model konstrukcije je bil definiran na podlagi inZenirske presoje, zato je povsem mogoce, da
bi drugi inZenirji privzeli drugacne modelne parametre pri oceni obnaSanja konstrukcije. Zaradi tega je
bila narejena preprosta parametricna Studija, v kateri smo poleg osnovnega modela preiskovali
obnasanje dodatnih 16 modelov konstrukcije, s katerimi smo poskusali dolo€iti obcutljivost
izracunanih nihajnih ¢asov na vhodne parametre. Dodatne konstrukcijske modele lahko razvrstimo v
stiri skupine, ki so skupaj z lastnostmi posameznih modelov prikazane v preglednici 3.3.

Preglednica 3.3: Variante konstrukcijskih modelov in njihovih vhodnih parametrov. Spremenjena vrednost
parametrov v primerjavi z osnovinim modelom je oznacena s sivo barvo.

Table 3.3: Variations of the structural models and their input parameters. The variation of the parameters
compared to the base model No. 3 is marked in gray.

Skupina Model st. Opis (MEI;a) (MGPa) G/E Prset(;line Stropi (kN);m3)
= 1 E500 G125 500 125 0.25 Da Togi 16
- g 2 E800 G200 800 200 0.25 Da Togi 16
E % 3 Osnovni E1000 G250 1000 250 0.25 Da Togi 16
E g 4 E1200 G300 1200 300 0.25 Da Togi 16
@ %’ 5 E1500 G375 1500 375 0.25 Da Togi 16
&= 6 E£2000 G500 2000 500 0.25 Da Togi 16
I 7 E1000 G/E 0.15 1000 150 0.15 Da Togi 16
< S 8 E1000 G/E 0.20 1000 200 0.2 Da Togi 16
E_ '% 9 E1000 G/E 0.30 1000 300 0.3 Da Togi 16
% % 10 E1000 G/E 0.35 1000 350 0.35 Da Togi 16
a 11 E1000 G/E 0.40 1000 400 0.4 Da Togi 16
- Q> 12 MASA 18 1000 250 0.25 Da Togi 18
g ‘% ;§ “é 13 MASA 17 1000 250 0.25 Da Togi 17
E‘ § .gc):. ’§ 14 MASA 15 1000 250 0.25 Da Togi 15
@ 7= 15 MASA 14 1000 250 0.25 Da Togi 14
§ < g 16 Brez predelnih sten 1000 250 0.25 Ne Togi 16
7 g § 17 Podajni stropi 1000 250 0.25 Da Podajni 16

Prvo skupino (modeli 1-6) sestavljajo modeli, v katerih smo hkrati spreminjali elasti¢ni in strizni
modul za + 20, 50 in 100 %. Predpostavili smo, da so to mozne vrednosti obeh parametrov, ki bi jih
izbrali drugi inZenirji. V tem primeru je bilo razmerje med striznim in elasti¢cnim modulom G/E enako
kot v osnovnem modelu, v drugi skupini (modeli 7-11) pa smo spreminjali ravno razmerje G/E in sicer
na intervalu med 0.15 in 0.40 s korakom 0.05. Zgornja vrednost razmerja G/E = 0.4 predstavlja
priporocCilo Evrokoda 6 (SIST EN 1996-1, 2006), vendar Tomazevi¢ (2009) ugotavlja, da je malo
verjetno, da bo razmerje med eksperimentalno dolo¢enima moduloma G in E res tako veliko. Tretjo
skupino modelov (modeli 12-15) predstavljajo modeli, v katerih smo variirali specifi¢no tezo zidov, ki
prispevajo skoraj 90 % k masi celotne konstrukcije, v intervalu med 14 in 18 kN/m’ s korakom 1
kN/m’. Dodatno smo definirali §¢ dva modela, v katerih smo zajeli vpliv predelnih sten (model 16) in
podajnosti lesenih stropov (model 17), Cesar nekateri inzenirji v svojih analizah ne upostevajo. Pri tem
se je potrebno zavedati, da je bila stropna konstrukcija modela 17 zelo toga zaradi betonskega tlaka,
zato je efekt podajnih stropov dolocal predvsem strop nad pritli¢jem. Raziskali smo tudi vpliv
interakcije med zemljino in konstrukcijo, ki smo jo poenostavljeno modelirali z vzmetmi, katerih
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togost je dolocal modul reakcije tal. Izkazalo se je, da se nihajni Casi konstrukcije ne spremenijo veliko
(manj kot 2 %), Ceprav upoStevamo zelo razlicne vrednosti modula reakcije tal, zato smo se odlo¢ili,
da interakcijo med zemljino in konstrukcijo enostavno zanemarimo. Pri parametri¢ni $tudiji nismo
upostevali razlicnih vrednosti trdnostnih parametrov, ki bi jih verjetno izbrali razli¢ni inZenitji, saj
trdnostni parametri nimajo vpliva na nihajne ¢ase zidanih konstrukcij. V poglavju 3.4.4 je pokazano
celo, da v specificnem primeru obravnavanega objekta, trdnostni parametri niso imeli bistvenega
vpliva niti na oceno potresne odpornosti konstrukcije.

Po pricakovanjih so rezultati razkrili, da imajo obravnavani vhodni parametri velik vpliv na izra¢unane
nihajne Case, kar je razvidno na sliki 3.10. Mozna odstopanja v materialnih karakteristikah lahko
povzrocijo, da nihajni ¢as, ocenjen z analizo nihajnih oblik tudi do 40 % odstopa od eksperimentalno
dolocenega. Najvecji vpliv na nihajne Case je imelo hkratno spreminjanje elastiCnega in striznega
modula (skupina 1), kar se je odrazilo v velikem razponu nihajnih ¢asov variant osnovnega modela, to
je med 0.11 s in 0.23 s za translacijsko nihajno obliko v smeri X. Variacije v razmerju G/E so imele
manj$i vpliv na nihajni ¢as konstrukcije, ki se je gibal med 0.14 s in 0.19 s. Na sliki 3.10 so vidni jasni
trendi pri variacijah materialnih parametrov v skupinah 1, 2 in 3, ki so pri¢akovani, saj je nihajni ¢as
proporcionalen kvadratnemu korenu ekvivalentne mase konstrukcije in obratno sorazmeren s korenom
njene togosti. Za obravnavani objekt se je izkazalo, da imata sprememba v gostoti zidu ter upostevanje
podajnih stropov sorazmerno majhen vpliv na nihajni ¢as pri translacijskih nihajnih oblikah (<5 % v
primerjavi z eksperimentalnimi rezultati), bistveno vecji vpliv pa ima togost konstrukcije, zato ne
preseneca, da je bila pri modelu z zmanj$ano togostjo (brez predelnih sten) razlika glede na nihajni ¢as
osnovnega modela 10 %. Na sliki 3.10 je ponovno razvidno tudi, da so razlike v nihajnih casih,
dolocenih z obema programoma zelo majhne, e posebno v primeru translacijskih oblik (manj kot 2
%), zaradi razlogov opisanih v poglavju 3.3.2 pa so razlike pri torzijski obliki vecje.

(a) Nihajni ¢asi - smer X (b) Nihajni ¢asi - smer Y (c) Nihajni casi - torzija
+ SAPX SAPY + SAPT
0.2 O 3MuriX s 3MuriY 0.25 O 3MuriT
o — EksperimentX EksperimentY — EksperimentT
0.2 & 0.2 0.2
0 i *
—_ o & a o} o
= " I o
= 0.15 & & & v @ 0.15 0.15 ‘o o
& ® o fole) By
- =Y + s 0o @
0.1 0.1 0.1 + — ok +
AT <] T+ &
¥
0.05 Skupina I Skupina IT Skupina I1I Skupina IV¥{ ~ 0.05}  Skupina I Skupina II Skupina 111 Skupina IV} 0.05 Skupina I Skupina IT Skupina Il Skupina I
E&G G/E Masa  Ostalo E&G G/E Masa  Ostalo E&G G/E Masa Ostalo
0 — > > 0 — > 0 — > > —————
0 5 10 15 17 0 5 10 15 17 0 5 10 15 17
Model &t. Model st. Model t.

Slika 3.10: Nihajni ¢asi, doloceni s programoma SAP 2000 in 3Muri za konstrukcijske modele definirane v
preglednici 3.3. Horizontalna ¢érta predstavlja povpre¢je eksperimentalno dolo¢enih nihajnih ¢asov z merjenjem
ambientnih in vsiljenih vibracij.

Figure 3.10: Vibration periods calculated for the SAP 2000 and the 3Muri structural models as defined in Table
3.3. The horizontal line indicates an average estimate of the vibration period from the ambient and forced
vibrations measurements.

3.4 Ocena obnasanja konstrukcije pri mejnem stanju blizu porusitve

Ceprav je bilo pokazano, da imajo vhodni modelni parametri velik vpliv na ocenjen nihajni &as
konstrukcije, je bil glavni namen Studije preveriti, kakSen je vpliv negotovih vhodnih parametrov na
oceno obnasSanja konstrukcije z nelinearno analizo pri mejnem stanju blizu porusitve ter ali je mogoce
zmanjsati njihov vpliv z merjenjem elasti¢nih dinami¢nih karakteristik konstrukcije.
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3.4.1 Opis nelinearnega modela konstrukcije, mejnega stanja blizu porusitve in N2 metode

Ocena obnasanja konstrukcije je bila narejena na modelu konstrukcije v programu Tremuri z uporabo
poenostavljene nelinearne metode N2 (Fajfar, 2000), ki temelji na potisni analizi. Nelinearen model
konstrukcije, katerega lastnosti so podrobneje opisane v poglavju 4.5.1, je bil sestavljen iz nosilcev in
sten, ki so imeli na konceh definirane plasti¢ne ¢lenke. Strizna nosilnost z zdrsom je bila dolo¢ena po
enacbah 2.10 - 2.12, upogibna nosilnost stene pa po enacbi 2.13. Pri tem smo uporabili vrednost
koeficienta trenja u = 0.4, kot je priporo¢eno v Evrokodu 6 (SIST EN 1996-1, 2006). Odnos med silo
in pomikom v plasticnem clenku je bil definiran elastoplasti¢no, pri ¢emer se je nosilnost elementa
hipoma zmanj$ala na 0, ko je bil doseZen mejni zasuk zidu v odvisnosti od tipa porusitve: d; = 0.4 %
pri strizni porusitve in d; = 0.8 % pri upogibni, kar je skladno z Evrokodom 8-3 (SIST EN 1998-3,
2005) .

Za dolocitev pospeska, ki v konstrukciji povzro¢i mejno stanje blizu porusitve (angl. near collapse -
NC), smo najprej idealizirali krivulje potisne analize z elastoplasti¢no idealizacijo do mejnega stanja
blizu porusitve, ki nastopi, ko krivulja potisne analize pade pod 80 % nosilnosti F,,,,. Potisno analizo
smo skladno z zahtevami Evrokoda 8 (SIST EN 1998-1, 2005) naredili v Stirih smereh (+X, -X, +Y in
-Y), pri tem pa smo upostevali dve razporeditvi horizontalnih sil po viSini (»enakomerno« in
»modalno«). Pri »enakomerni« razporeditvi (angl. uniform — U) so bile horizontalne sile po visini
razporejene sorazmerno z masami, pri »modalni« (angl. modal — M) pa so bile horizontalne sile
sorazmerne s prvo nihajno obliko. UpoStevali smo tudi slucajno 5 % ekscentri¢nost obtezbe (+ ex(y)),
kar pomeni, da smo za vsako izmed variant konstrukcijskih modelov naredili 24 potisnih analiz z
razlicnimi kombinacijami parametrov, med katerimi je bila kriti¢na tista z najmanjSim pospeskom, ki
povzro¢i mejno stanje blizu porusitve pgayc. Nato smo skladno z zahtevami metode N2 (Fajfar, 2000)
pretvorili odziv sistema z ve€ prostostnimi stopnjami na ekvivalenten sistem z eno prostostno stopnjo
(enacba 4.37) preko transformacijskega faktorja I” (enacba 4.38). Doloc¢ili smo tudi maso
ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo m  (enacba 4.38) in njegov nihajni das 7" (enacba
4.39).

Postopka idealizacije krivulje potisne analize in pretvorbe iz MDOF v SDOF model, ki sta prav tako
del metode N2, sta podrobneje opisana v poglavjih 4.5.3 in 4.5.4, zato smo ju tukaj opisali zelo na
kratko. V nadaljevanju podrobneje predstavimo zadnji del ocene obnasSanja konstrukcije s
poenostavljeno metodo N2. Po pretvorbi rezultatov na sistem z eno prostostno stopnjo lahko dolo¢imo
potresne zahteve z neelasticnimi spektri odziva. Spektri odziva so definirani v formatu spektralni
pospesek — spektralni pomik (format A-D), zato je potrebno nosilnost idealiziranega sistema z eno
prostostno stopnjo Fy* deliti z ekvivalentno maso m", da dobimo diagram kapacitete (Vidic et al.,
1994):

*

%)
Il
eS|

(3.4)

*

ay

3

Zatem za neelasticni sistem dolo¢imo neelasti¢ni odziv iz elasticnega spektra, pri ¢emer izhajamo iz
zveze med elasticnim spektrom pomikov in spektrom pospeskov:

*2
S, =L _.s 3.5)

ae
47?
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kjer sta S, in S, elasti¢ni spektralni pomik in elasti¢ni spektralni pospesek, izraCunana pri nihajnem
Gasu 7" idealiziranega sistema z eno prostostno stopnjo. Z zgornjo enacbo lahko izra¢unamo potresne
zahteve izrazene s pomikom za sistem z eno prostostno stopnjo le, ko se sistem obnaSa elasticno
oziroma, ¢e je spektralni pospeSek S, manjSi od pospeska S,,, kjer neelasti¢ni sistem doseZe mejo
elasti¢nosti. V primeru, da ta pogoja nista izpolnjena, je potrebno izracunati neelasticni spektralni
pomik S, sistema SDOF z enacbo:

*2

T
Sd:ﬂ'de:lu'F'Say (36)

kjer neelasticni spektralni pomik izracunamo z zmnozkom zahtevane duktilnosti y in spektralnega
pomika na meji teCenja Sy, ki je definiran podobno kot v enacbi 3.6. Zahtevano duktilnost u dolo¢imo
kot razmerje med zahtevanim pomikom d" in pomikom na meji elasti¢nosti dy*:

d
. (3.7

y

/j:

Ker zelimo neelasti¢ni spektralni pomik izraziti v odvisnosti od elasticnega spektralnega pospeska
definiramo redukcijski faktor R, kot razmerje med elasti¢nim spektralnim pospeskom S, in
spektralnim pospeSkom neelasticnega sistema na meji elasticnosti S,,:

R, ==c (3.8)

To upostevamo v enacbi 3.6 in tako dobimo splo$no enacbo za dolocitev ciljnega pomika S,
ekvivalentnega sistema SDOF izrazenega z elasti¢nim spektralnim pospeskom:

s, -5 (3.9)

M
2 ae
R# 4

V zgornji enacbi so neelasticni spektri odziva izraZzeni z zvezo med redukcijskim faktorjem R,,
duktilnostjo x in ekvivalentnim nihajnim Gasom idealiziranega sistema 7". V literaturi so podani
Stevilni predlogi za R-u-T odnose (Miranda in Bertero, 1994; Dolsek, 2002), vendar se v okviru
metode N2 uporablja enostaven bilinearen odnos (Fajfar, 2000):

T x
R, =(u-1)—+1 .. T"<T,
(k=17 ¢ (3.10)

kjer je T karakteristicni nihajni ¢as gibanja tal, obi¢ajno definiran na meji med konstantnim
spektralnim pospeskom in konstantno spektralno hitrostjo. Ker je pri vecini zidanih konstrukcij
T" < T¢, ne velja pravilo o enakosti pomikov neelasti¢nega in elastinega sistema, zato lahko ob
upostevanju enacbe 3.10 pomike sistema z eno prostostno stopnjo dolo¢imo po konéni enacbi 3.11:
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Sde TC
S, =R—(1+(Rﬂ —1)T*j. (3.11)

M

Zgoraj smo z metodo N2 dolocili potresne zahteve za konstrukcijo izrazene s pomikom, postopek pa
lahko tudi obrnemo in na podlagi rezultatov krivulje potisne analize dolo¢imo pospesek tal, ki bi v
konstrukciji povzrocil doloceno mejno stanje, npr. mejno stanje blizu porusitve. Pri tem je potrebno
najprej dolociti elasticni spektralni pospesek pri mejnem stanju blizu porusitve S, yc pri zahtevani
duktilnosti uyc:

Sae T* T*
R, nc :S—’ch(y,vc —1)T—+1 = S nc :((yNC —l)T—+lj-Say. (3.12)
ay C C

Elasti¢ni spektralni pospesek po Evrokodu 8 (SIST EN 1998, 2005) je pri vrednosti koeficienta
kriticnega dusenja 5 % definiran kot:

S.(T")=25-5"pga, (3.13)

kjer je S faktor tal, pga, pa je maksimalni pospesek na tleh tipa A oziroma na skali. Uporaba vrednosti
spektralnih pospeskov na platoju je pri zidanih stavbah upravic¢ena, saj ima vecina zidanih konstrukcij
nihajne case med 73 in T¢. Na podlagi enacb 3.12 in 3.13 lahko izpeljemo izraz za maksimalni
pospesek tal, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve pgayc:

E ((a T
Ay =pga, - S=—2>—|| 2 _1].—+1]|. 3.14
P8yc = Pgay S =5 [L 0 ] . J (3.14)

3.4.2 Ocena obnasanja osnovne konstrukcije

Rezultati potisne analize so pokazali, da je nosilnost konstrukcije v smeri X mnogo manjsa zaradi
manj$e povrSine nosilnih sten kot v smeri Y (slika 3.11). Poleg tega se obtezba po lesenih stropih
preko stropnikov raznaSa samo na stene, ki so nosilne v smeri Y, kar dodatno povec¢a njihovo osno silo
in posledi¢no tudi nosilnost. Po pricakovanjih je prec¢na sila ob vpetju konstrukcije precej vecja v
primeru enakomerne porazdelitve horizontalnih sil po viSini zaradi manjse roCice, v vseh primerih pa
se nosilnost konstrukcije giblje v razponu med 370 kN in 530 kN. Veliko vecji raztros kot pri
nosilnosti se je pojavil pri deformacijski kapaciteti konstrukcije, saj so se vzpostavili razli¢ni plasti¢ni
mehanizmi v odvisnosti od kombinacije parametrov potisne analize, po drugi strani pa se je za
obravnavano konstrukcijo izkazalo, da slucajna ekscentricnost obteZzbe ni imela pretirano velikega
vpliva na krivulje potisne analize.

Na sliki 3.12 je prikazan kriti¢ni primer potisne analize osnovnega modela konstrukcije v smeri +X z
upostevanjem slucajne ekscentri¢nosti ter modalne razporeditve horizontalnih sil po vi$ini, pri katerem
je bila ocenjena najmanjSa vrednost pospeska tal pgayc, ki povzroCi nastanek mejnega stanja blizu
porusitve. Koeficient potresne odpornosti (angl. shear resistance coefficient — SRC), ki je definiran kot
razmerje med nosilnostjo (345 kN) in tezo konstrukcije (2470 kN), je znaSal 0.14.
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Slika 3.11: Stiri skupine krivulj potisne analize za osnovni model konstrukcije v (a) smeri X in (b) smeri Y.
Vsaka skupina krivulj potisne analize ima dolo¢eno smer in razporeditev horizontalnih sil po viSini, znotraj
vsake skupine pa je razviden vpliv slucajne ekscentri¢nosti mase ey, == 5 %.

Figure 3.11: Four sets of pushover curves for the base-case model in (a) X direction and (b) Y direction. Each set
of pushover curves corresponds to a certain combination of the direction of loading and type of lateral force
distribution, where the three curves in each set show the effect of accidental eccentricity ey, ==+ 5 %.
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Slika 3.12: Kriti¢na krivulja potisne analize osnovnega modela in njena idealizacija s karakteristi¢nimi tockami.

Figure 3.12: The critical pushover curve of the base-case model and the idealized force-displacement
relationship with characteristic points.

Na sliki 3.13 je prikazan grafi¢ni postopek dolocitve pospeska pgayc v formatu A-D, ki vsebuje
neelasti¢ni spekter pri zahtevani duktilnosti uyc = 5.1, krivuljo kapacitete in elasti¢ni spekter
pospeskov za tip tal B (§ = 1.2). Transformacijski faktor konstrukcije v smeri X je bil /"= 1.26, nihajni
Cas ekvivalentnega sistema SDOF pa 7" = 0.21 s. Pomik na vrhu konstrukcije ob nastanku mejnega
stanja blizu porugitve je dyc= 0.93 cm, pomik na meji elasti¢nosti pa dy*= 0.18 cm. Kapaciteta
ekvivalentnega sistema SDOF je bila S,, = 0.16 g. Na podlagi zgornjih podatkov smo lahko po enacbi
3.14 izracunali, da je pospesek, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve pgayc = 0.17 g, kar je obcutno
manj kot znaSa projektni pospeSek tal za projektiranje novih stavb na podro¢ju Ljubljane
(pgap =1.2-0.25 g=0.30 g). Pri analizi obnasanja vseh variant osnovnega modela se je izkazalo, da je
pospesek pgayc, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve variiral med 0.17 g in 0.27 g za smer X
oziroma med 0.25 g in 0.35 g smer Y.
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Slika 3.13: Grafiéni prikaz metode N2 in dolocitev pgayc v formatu A-D. Ocena obnasanja je narejena na
podlagi rezultatov potisne analize v smeri +X z upostevanjem sluc¢ajne ekscentri¢nosti in modalne razporeditve
horizontalnih sil po visini (glej sliko 3.12).

Figure 3.13: Determination of pgayc in A-D format. Assessment is made based on the pushover analysis in the
+X direction with consideration of accidental mass eccentricity and the modal distribution of horizontal forces
(see Figure 3.12).

Po pric¢akovanjih stara zidana konstrukcija ne ustreza varnostnim zahtevam sodobnih standardov. Na
sliki 3.14 je prikazana pri¢akovana posSkodovanost v osnovnem modelu konstrukcije, pri ¢emer se
najve¢ poskodb pojavi na severni zunanji steni zaradi efekta ekscentriCnosti mase. Trije elementi v
zgornji etazi so odpovedali v strigu z zdrsom, nekatere preklade pa v upogibu zaradi nizkih vrednosti
materialnih karakteristik stare stavbe in majhnih osnih sil v elementih. V smeri X sta nosilni samo
zunanji steni, ki sta zelo ranljivi, saj v primeru odpovedi kateregakoli zidu, nosilnost konstrukcije zelo
hitro pade za 20 %, kar zZe pomeni nastanek mejnega stanja blizu porusitve.
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Slika 3.14: Poskodbe v kriti¢ni severni steni pri pomiku dyc, ki ustreza mejnemu stanju blizu porusitve na
krivulji potisne analize na sliki 3.12.

Figure 3.14: Damage of the critical northern wall corresponded to the near-collapse displacement dyc of the
pushover curve presented in Fig. 3.12.

3.4.3 Parametri¢na Studija vpliva modelnih negotovosti na oceno obnasanja

Skupine konstrukcijskih modelov, ki so opisane v poglavju 3.3.3, so bile namenjene raziskavi vpliva
vhodnih parametrov na koné¢ne rezultate ocene obnasanja konstrukcije in za oceno do kak$ne mere
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lahko kalibracija konstrukcijskega modela na osnovi eksperimentalno dolocenih nihajnih casov
prispeva k bolj to¢nim rezultatom. Parametricna Studija temelji na predpostavki, da so izbrane
vrednosti vhodnih podatkov mozne vrednosti, ki bi jih lahko pri svojih izraunih privzeli drugi
inZenirji, zato je potrebno biti previden pri vrednotenju rezultatov Studije, saj vzorCenje negotovih
parametrov ravno tako temelji na inZenirski oceni. Vpliv posameznih vhodnih podatkov na kriticne
krivulje potisne analize je predstavljen na sliki 3.15.
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Slika 3.15: Vpliv negotovih vhodnih parametrov na krivulje potisne analize. Krivulja potisne analize osnovnega
modela je primerjana z modeli, kjer smo spreminjali: (a) modula E in G, (b) razmerje G/E, (c) maso modela
preko specificne teze zidovja in (d) podajnost stropov ter upostevanje predelnih sten.

Figure 3.15: The effect of variation of the input parameters on the pushover curves. The pushover curve of the

base-case model is compared to those corresponding to: (a) simultaneous variation of £ and G, (b) variation of

the ratio G/E, (c) variation of the mass (wall density) and (d) models with flexible floors and without partition
walls.

Hkratno spreminjanje modula elasti¢nosti £ in striznega modula G, ob konstantnem razmerju G/E
(slika 3.15a), je imelo mocan vpliv na zacetno togost konstrukcije, kar se kaze v zaCetnem naklonu
krivulje potisne analize. Ob spremembi obeh modulov za dolocen faktor, se je za podoben faktor
spremenila zaCetna togost konstrukcije, posledi¢no pa se je nihajni ¢as konstrukcijskega modela
spremenil priblizno za kvadratni koren tega faktorja. Hkratna sprememba modulov £ in G ni imela
vpliva na razvoj plasticnih mehanizmov, zato je bil mejni pomik dyc prakti¢no enak za vse modele iz
skupine 1. Njihova nosilnost v kriti¢ni smeri X je bila v intervalu med 350 in 410 kN. Pri tem je bila
kriti¢na potisna analiza, pri kateri smo izra¢unali najmanj$i pospesek pgayc, praviloma vedno zaradi
modalne razporeditve horizontalnih sil po viSini v smeri +X in s +5 % slucajno ekscentri¢nostjo
obtezbe, razen v primeru modelov 6 in 9, pri katerih je bil najmanjSi pospesek pgayc dosezen v
primeru modalne razporeditve horizontalnih sil v +X smeri z -5 % slucajno ekscentri¢nostjo oziroma
brez slucajne ekscentricnosti obtezbe. Kljub temu se pospeska pgayc v omenjenih primerih nista
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bistveno razlikovala od pospeska pgayc v primeru modalne razporeditve horizontalnih sil v smeri +X
pri +5 % slucajni ekscentri¢nosti obtezbe.

Spreminjanje razmerja G/E je imelo manjsi vpliv na zaCetno togost konstrukcije kot hkratno
spreminjanje modulov £ in G, vendar Se vedno precejSnjega, nekaj vpliva pa je imelo tudi na nosilnost
konstrukcije. Mozne variacije v masi konstrukcije so imele pricakovano majhen vpliv na zaCetno
togost in nihajni cas konstrukcije, vendar so se s spreminjanjem specificne teze zidov precej
spreminjale nosilnosti elementov in posledi¢no konstrukcije (med 350 in 400 kN — slika 3.15¢). Tako
upogibna kot strizna nosilnost zidov sta odvisni od nivoja osne obremenitve, zato je bil tudi ta efekt
predvidljiv, za seboj pa je potegnil tudi formacijo razli¢nih plastiénih mehanizmov, kar je vodilo do
vecjih variacij pomika dyc.

Vpliv upostevanja predelnih sten na nosilnost konstrukcije je bil v primeru obravnavanega objekta
precejsen (slika 3.15d). To je posledica relativne Sibkosti konstrukcije v smeri X, saj so samo zunanje
stene, z debelino 45 cm, nosilne. Ostale stene so bile obravnavane kot predelne, Ceprav je njihov
prispevek k nosilnosti znasal kar 30 %. Podajnost stropov ni imela bistvenega vpliva na nosilnost
konstrukcije, vendar se je ravno v tem primeru plasticni mehanizem formiral pri najmanj$em pomiku

ch.

Pomemben globalni parameter pri oceni obnaSanja konstrukcije z metodo N2 je tudi nihajni cas
ekvivalentnega modela SDOF (7"), ki ima direkten vpliv na ocenjene potresne zahteve. Zaradi na¢ina
idealizacije je nihajni ¢as 7~ (med 0.15 s in 0.33 s) ve&ji od izraunanega nihajnega Gasa elasti¢nega
modela konstrukcije 7 (med 0.11 s in 0.23 s). To je razvidno tudi na sliki 3.16a, kjer so bili nihajni
gasi T elasti¢nih modelov doloGeni s programoma 3Muri oziroma Tremuri, nihajni ¢asi 7" pa sledijo iz
idealizacij vseh potisnih analiz v smeri X. Kljub temu sta oba nihajna casa skoraj popolnoma
korelirana (slika 3.16b), kar govori v prid trditvi, da je mogoce s kalibracijo modela na podlagi
eksperimentalno izmerjenega nihajnega casa konstrukcije dobiti bolj verodostojne rezultate tudi pri
poenostavljeni nelinearni oceni obnasanja konstrukcije.
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Slika 3.16: (a) Vpliv negotovih vhodnih parametrov na nihajne ¢ase ekvivalentnega modela SDOF pri potisnih
analizah v smeri X in pripadajoci nihajni ¢asi elasticnih modelov konstrukcije ter (b) korelacija med 7 in 7.

Figure 3.16: (a) The effect of the input parameters on the vibration period of the equivalent SDOF model due to
pushover analysis in the X direction and corresponding vibration period of the building and (b) the correlation
between 7" and T.

Vpliv hkratnih sprememb modulov E in G na pomik na meji elasti¢nosti d, je po pricakovanjih zelo
velik, saj je ta parameter zelo dobro koreliran s togostjo in nihajnim ¢asom konstrukcije (korelacijski
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koeficient pg, = 0.95), ob moZznih vrednostih obeh modulov pa se pomik na meji elasti¢nosti giblje v
razponu med 0.14 cm in 0.4 cm (slika 3.17a). Vpliv razmerja G/E na d, je manjsi, pri Cemer se pomik
d, giblje v intervalu med 0.19 in 0.27 cm. Spreminjanje gostote zidov ima $e manjsi vpliv na pomik na
meji elastinosti, ki se je spremenil za manj kot 10 % v primerjavi z osnovnim modelom konstrukcije.
V primeru modelov 16 in 17, s podajnimi stropi in brez uposStevanja predelnih sten, je bila zacetna
togost obeh modelov manjSa kot pri osnovnem modelu konstrukcije (slika 3.15d), vendar so izbrana
pravila idealizacije in niZja nosilnost pripomogla k podobnemu pomiku na meji elasti¢nosti (d, = 0.24
cm), kot v primeru osnovnega modela (d, = 0.23 c¢cm). Vpliv vhodnih parametrov na pomik dyc pri
mejnem stanju blizu porusitve ni bil tako izrazit, tako da se je dyc v ve€ini primerov gibal med 1 cm in
1.3 cm (slika 3.17b). Posledicno je bila tudi duktilnost konstrukcije v najvecji meri odvisna od pomika
d, na meji elasti¢nosti, kar je razvidno na sliki 3.17c.
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Slika 3.17: Vpliv $tirih skupin negotovih vhodnih parametrov na (a) pomik na meji elasti¢nosti d,, (b) pomik pri
mejnem stanju blizu porusitve dyc in (c) duktilnost konstrukcije u = dyc / d,.

Figure 3.17: The effect of the variation of the four groups of input parameters on (a) the yield displacement d,,
(b) the near-collapse limit state displacement dyc and (c) the ductility u = dyc / d,.

Na nosilnosti konstrukcije F), se je najbolj poznalo, ¢e v modelu nismo upoStevali predelnih sten
(Model 16, slika 3.18a). Tudi spremembe modulov E in G ter specificne teze zidov so imele velik
vpliv na nosilnost F), saj se je v primeru razli¢nih variacij vhodnih parametrov gibala med 320 in 390
kN, kar predstavlja odstopanje + 11 % glede na nosilnost osnovnega modela konstrukcije. PrecejSen
vpliv na nosilnost je imela specificna teza zidov, saj je manjSa gostota zidovja pomenila manjSe
vrednosti osnih sil, kar je vodilo v zmanjSanje nosilnosti elementov in posledi¢no tudi konstrukcije. V
splosnem je nosilnost konstrukcije mocno odvisna tudi od strizne in tla¢ne trdnosti zidovja, vendar se
to v primeru obravnavane stavbe ni pokazalo, saj je variacija strizne in tlacne trdnosti za + 30 % imela
zanemarljivo majhen vpliv na nosilnost in druge globalne parametre, s katerimi merimo potresno
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odpornost konstrukcije. Kombinacija zelo nizke osne obremenitve v elementih in podobnih plasti¢nih
mehanizmov je bila razlog, da je pospesek pganyc, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve, v primeru
spreminjanja materialnih trdnostnih karakteristik variiral za manj kot 5 % glede na osnovni model.

Nazadnje je bilo globalno obnaSanje konstrukcije ocenjeno Se preko izracunanega pospeska pgayc, ki
povzro¢i mejno stanje blizu porusitve (enacba 3.14). Na sliki 3.18b je razvidno, da ima hkratno
povecanje modulov E in G ter tudi poveCanje razmerja G/E za posledico povecanje pospeska pganc,
pri spreminjanju gostote zidov pa se zgodi ravno obratno. Kombinacija nizke nosilnosti (slika 3.18) in
relativno nizke duktilnosti (velik pomik d, in majhen d, na sliki 3.17c) sta bila glavna razloga za zelo
majhne pospeske pgayc v primeru modelov 1, 16 in 17. Izkaze se, da razli¢ni vhodni podatki
povzrocijo, da inZenirji izraCunajo zelo razlicne mejne pospeske pganc, ki se gibljejo med 0.12 g in
0.20 g.
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Slika 3.18: Vpliv negotovih vhodnih podatkov na (a) nosilnost idealizirane krivulje potisne analize F), in (b)
pospesek pgayc, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve.

Figure 3.18: The effect of the variation of the input parameters on (a) the force F), of the idealized pushover
curve and (b) on the limit state peak ground acceleration pgayc.

Obcutljivost globalnih parametrov za oceno obnasSanja konstrukcije na negotove vhodne parametre
smo vrednotili z indeksom obcutljivosti J,,

y(xpc +x) = ¥ (xpc)

Orar = J/(XBC)

V.x

(3.15)

kjer je ox sprememba vhodnega parametra x, xzc je vrednost vhodnega parametra x v osnovnem
modelu, y(xpc) in y(xpc+dx) pa sta izhodna parametra oziroma vrednosti globalnih parametrov odziva
konstrukcije pri osnovnem modelu konstrukcije in pri eni od njegovih variant. Indeks obcutljivosti je
bil izracunan za skupino modelov 1 (hkratne spremembe modulov £ in G), 2 (spremembe razmerja
G/E) in 3 (spremembe specificne teze zidov y), kot so definirane v preglednici 3.3.

V preglednici 3.4 so prikazane povprec¢ne vrednosti indeksa obcutljivosti za vse tri skupine modelov in
sedem izhodnih parametrov. 1z preglednice je razvidno, da ima hkratna sprememba modulov £ in G
najvedji vpliv na nihajne case ter pomike na meji elasti¢nosti d,, torej parametre, ki so dobro korelirani
s togostjo. Sprememba razmerja G/E ima manjsi vpliv na nihajne ¢ase, vpliv specificne teze zidov pa
je najmanjsi. Globalna parametra dyc in F), ki sta odvisna tudi od formiranih plasticnih mehanizmov,
materialnih karakteristik in nivoja osnih sil v elementih, sta najmanj odvisna od vhodnih parametrov,
saj sta njuna indeksa obcutljivosti obCutno manjSa od tistih povezanih z nihajnima C¢asoma
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konstrukcije 7 in ekvivalentnega modela z eno prostostno stopnjo 7. Zaradi velike ob&utljivosti
parametra d, na vhodne parametre, je posledi¢no velika tudi obcutljivost duktilnosti x. Ker je pospesek
pri mejnem stanju blizu porusitve odvisen od vseh zgornjih parametrov, je njegova obcutljivost na
spremembe vhodnih parametrov vmes med obcutljivostmi ostalih parametrov, vendar je kljub vsemu
najbolj obcutljiv na spremembe v togosti konstrukcije (£ in G ter razmerje G/E).

Preglednica 3.4: Povprecna vrednost indeksa obcutljivosti globalnih parametrov odziva konstrukcije (v %) v
odvisnosti od spreminjanja razli¢nih vhodnih parametrov.

Table 3.4: The mean absolute value of variability of the global response parameters (in %) with respect to
variation of the different input parameters.

Izhodni .
Vhodni T T d, dne u F,  pganc
EinG 22 18 31 5 26 6 15
Razmerje G/E 13 9 12 7
Masa 3 3 7 4 3 5 2

3.4.4 Komentar rezultatov

Rezultati analize obnaSanja na osnovnem modelu obravnavane obstoje¢e zidane konstrukcije so
pokazali, da konstrukcija ne izpolnjuje zahtev standarda Evrokod 8 (SIST EN 1998, 2005). Dejstvo je,
da ima osnovni model enake nihajne ¢ase kot dejanska konstrukcija, vendar bi lahko z razli¢nimi
kombinacijami elasticnega in striznega modula ter specificne teze zidovja modelirali konstrukcijo z
enakimi nihajnimi ¢asi. Zelo verjetno je, da bi nekateri drugi inZenirji izbrali ve¢jo specifi¢no tezo
zidovja iz polne opeke kot tisto, ki smo jo izmerili na preostalih zidakih iz stavbe, saj je specificna teza
novejSih polnih zidakov obicajno vecja. Vecja teza konstrukcije bi posledicno povzrocila izbiro vecje
togosti konstrukcije v primeru kalibracije modela na eksperimentalno dolo¢en nihajni ¢as, kar bi bilo
bolj konsistentno tudi z nekaterimi priporo¢enimi vrednostmi materialnih karakteristik iz dolo¢enih
standardov (MIT, 2009). Kljub temu so nizke vrednosti elasticnega modula starih zidanih stavb v
Sloveniji pri¢akovane predvsem zaradi Sibke apnene malte, ki povzroca izrazito anizotropno obnasanje
zidov (Bosiljkov et al., 2005). Dodatno smo se pri dolocanju materialnih parametrov oprli tudi na in-
situ preiskave obstojecih zidov podobnih zidov na podroc¢ju Slovenije, ki so jih izvedli Gosti¢ et al.
(2012), v katerih so izmerili vrednost elasticnega modula £ = 640 MPa, kar je Se manj, kot smo ocenili
mi. Negotovosti v privzetih materialnih karakteristikah bi lahko zajeli tudi s pomocjo logi¢nega
drevesa (angl. logic-tree approach) (Franchin et al., 2010; Tondelli et al., 2012). S kalibracijo modela
glede na eksperimentalno doloc¢en nihajni ¢as bi zmanjsali njegovo razvejenost, saj bi upostevali zgolj
tiste kombinacije materialnih karakteristik, pri katerih bi bila nihajna ¢asa modela in konstrukcije
enaka.

Naredili smo Se 8 dodatnih modelov (modeli A1-AS8), ki so imeli enak nihajni ¢as kot dejanska
konstrukcija, da bi preverili kakSen vpliv imajo druga¢ne kombinacije masnih in togostnih parametrov
na konc¢ne rezultate ocene obnasanja. Na osnovi rezultatov, ki so prikazani v preglednici 3.5, se je pri
obravnavani stavbi pokazalo, da so pospeski pgayc prakti¢no enaki v vseh primerih, razen v primeru,
ko je bilo razmerje G/E fiksirano pri 0.4. Vendar so tudi v tem primeru, glede na osnovni model,
odstopanja v pospesku pgayc relativno majhna, zgolj okrog 11 %, kar samo dodatno potrjuje, da
kalibracija osnovnega matemati¢nega modela stavbe na eksperimentalno dolo¢ene nihajne Case
konstrukcije poveca zanesljivost ocene obnasanja konstrukcije tudi, Ce ta temelji na nelinearni analizi.
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Preglednica 3.5: Razli¢ice modela konstrukcije, katerih nihajni ¢as je enak eksperimentalno dolo¢enemu, in so
bile narejene s kombiniranjem elastiénega modula, striznega modula in specifi¢ne teZze zidovja. Prikazan je tudi
pospesek pgayc, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve.

Table 3.5: Variants of possible models consistent with the experimentally estimated vibration periods, which
were obtained by variation of the elastic modulus, the shear modulus and the specific weight of the masonry
walls, and the peak ground acceleration pgayc associated with the near collapse limit state.

FE G Predelne T a T, a
Oznakamodela — \ip  Mpay  9F tene (kN};m3) © pg(g},;C'X © pg(gN)C’Y
Osnovmi 1000 250 025 Da 16 0161 0174 0147 0237
Al 1400 215 0.15 Da 16 0162 0179 0147 0234
A2 700 280 0.4 Da 16 0161 0155 0148 0237
A3 1200 250 021 Da 18 0160 0178 0147 0235
A4 1400 235 0.17 Da 18 0161 0179 0147 0234
A5 750 300 0.4 Da 18 0161 0174 0148 0236
A6 1000 290 0.29 Da 20 0160 0178  0.147 0235
A7 1400 255  0.18 Da 20 0161 0176 0147 0233
A8 800 320 04 Da 20 0160 0168 0148 0233

Potrebno je poudariti, da imajo lahko tudi modelni parametri, ki zgoraj niso upostevani, velik vpliv na
pganc. V osnovnem modelu smo predpostavili, da se stropni konstrukciji v svoji ravnini obnaSata kot
togi diafragmi, saj je to obiCajna predpostavka pri analizi zidanih konstrukcij v Sloveniji. S to
predpostavko lahko precenimo pospeSek pganc, saj smo v primeru uposStevanja podajnih stropov
ocenili pospesek pgayc, ki je za 30 % manjsi kot pri osnovnem modelu (slika 3.18b, modela 3 in 17).
Zaradi tega bi bilo morda bolje za osnovni primer izbrati model s podajnimi stropi, vendar se tudi v
tem primeru pokaze podoben vpliv posameznih vhodnih parametrov na rezultate ocene obnaSanja
konstrukcije z metodo N2. V preglednici 3.6 so prikazane povprecne vrednosti indeksa obcutljivosti za
vse tri skupine modelov in sedem izhodnih parametrov, le da smo tokrat v osnovnem modelu
upostevali podajne strope. Trendi indeksa obcutljivosti so zelo podobni kot v primeru osnovnega
modela s togimi stropi (preglednica 3.4) in ponovno potrdijo ugoden vpliv kalibracije matemati¢nega
modela na eksperimentalno dolocene nihajne Case konstrukcije.

Preglednica 3.6: Povpre¢na vrednost indeksa obcutljivosti globalnih parametrov odziva konstrukcije (v %) v
odvisnosti od spreminjanja razli¢nih vhodnih parametrov, ko za osnovni model privzamemo model 17, kjer smo
upostevali podajne strope.

Table 3.6: The mean absolute value of the variability of the global response parameters (in %) with respect to
variations of the different input parameters when the base-case model is Model No.17, which takes into account
the effect of flexible floors.

Izhodni .
Vhodni T T dy dnc n F, Pganc
EinG 22 20 37 8 44 4 19
Razmerje G/E 13 6

Masa 2 4 7
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4 METODOLOGIJA ZA OCENO POTRESNEGA TVEGANJA ZIDANIH STAVB Z
UPOSTEVANJEM MODELNIH NEGOTOVOSTI

Ljudje so Ze od nekdaj ogrozeni zaradi naravnih nevarnosti, kot so poplave, zemeljski plazovi in
potresi. Naravne katastrofe lahko povzrocijo ogromno gmotno S$kodo, ogrozajo pa tudi cloveska
zivljenja. Potres je naravni pojav, ki lahko v nekaj minutah porusi vse, za kar so si ljudje prizadevali
desetletja, popravilo poskodb pa zahteva ogromno finan¢nih sredstev. V Sloveniji, ki sodi v podrocja s
srednjo potresno ogrozenostjo, so najbolj ogrozeni stari zidani objekti, ki so bili zgrajeni Se pred
uveljavitvijo potresnih predpisov.

V preteklosti so se na podrocju Slovenije ze zgodili mo¢ni potresi (ARSO, 2013), od dveh potresnih
sunkov v Idriji in Furlaniji leta 1511 z magnitudo okrog 7 do potresa v Ljubljani leta 1895, ki je imel
magnitudo 6.1 in je poskodoval okoli 10 % vseh zgradb, ki so jih kasneje vecinoma porusili. V 20.
stoletju so bili, poleg potresa na Kozjanskem leta 1974, najbolj odmevni potresi na obmocju Posodja.
Glavna potresna sunka potresa v Furlaniji leta 1976 z magnitudama 6.5 in 5.9 sta poskodovala 12000
zgradb, pri ¢emer je bilo treba porusiti 4000 objektov, oziroma jih je porusil ze potres. Eden
najmocnejsih potresov z Zaris¢em na ozemlju Slovenije je nastal leta 1998 v zgornjem Posocju in je
imel magnitudo 5.7. V prvih 20 urah po glavnem potresu je bilo ve¢ kot 400 popotresnih sunkov, v
naslednjih mesecih pa ve¢ kot 9000. Potresni sunki so poskodovali kar 4000 objektov, na sreo pa
smrtnih Zrtev ni bilo. Zadnji moc¢nejsi potres v Sloveniji, z magnitudo 4.9, se je zgodil leta 2004 na
Bovskem, poskodovalo pa se je 1800 stavb.

Ceprav se tako moéni potresi redko zgodijo, njihovih ekonomskih in socialnih posledic ne smemo
podcenjevati. V tem poglavju opisujemo metodologijo, s pomo¢jo katere je mogoce kvantificirati
potresno tveganje zidanih stavb v smislu ekonomskih izgub ter verjetnosti prekoralitve izbranih
mejnih stanj. Najprej definiramo pojme za opis potresnega tveganja, nato pa prikazemo ¢asovni razvoj
metodologije in podrobno opisemo vsakega izmed korakov, ki jo sestavljajo.

4.1 Definicija potresnega tveganja

Kakovostna presoja tveganj v zvezi z naravnimi nesreCami ni mogoca brez uporabe nedvoumno
opredeljenih temeljnih pojmov in ustrezno izbranih pripadajocih izrazov. V strokovni literaturi se
Stevilni izrazi, na primer tveganje, hazard, nevarnost, riziko, ogrozenost, ranljivost, vulnerabilnost
pogosto meSajo oziroma uporabljajo kot sopomenke (Purovi¢ in Mikos, 2006). Obenem so Stevilni
izmed teh pojmov definirani opisno in zelo splosno, kar onemogoca, da bi jih objektivno dolo¢ili in
vrednotili, kar je v tehni¢nih panogah nujno potrebno (Coburn et al. (1994), UNDP (2004), Scawthorn
et al. (2006), Marzocchi et al. (2009), Parisi (2010) in Barrantes (2012)). V omenjenih virih tveganje
zaradi naravnih nesrec€, npr. zaradi potresa, obravnavajo bodisi kot verjetnost dogodka pomnozenega s
posledicami, ¢e se dogodek pojavi, bodisi kot presek verjetnosti nastopa naravne nevarnosti in
ranljivosti druzbenih struktur (Purovi¢ in Mikos, 2006). Skladno z UNESCO-vo definicijo (UNDP,
2004), ki jo kot osnovo uporabi mnogo izmed nastetih raziskovalcev, je potresno tveganje (angl.
seismic risk - R) definirano kot produkt potresne nevarnosti (angl. seismic hazard - H), ranljivosti
(angl. vulnerability — V) in izpostavljenosti (angl. exposure - E).

R=H-V-E 4.1

Potresno tveganje je v resnici odvisno od faktorjev, ki so uporabljeni v enacbi 4.1. Najmanjse potresno
tveganje ima zagotovo investitor, ki je stavbo zgradil na obmocju z majhno seizmic¢nostjo (majhna
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potresna nevarnost), skladno s predpisi o protipotresni gradnji (majhna ranljivost) ter z majhnim
denarnim vlozkom (majhna izpostavljenost v financnem smislu). Analogno velja, da je najvecje
potresno tveganje sprejel investitor, katerega stara stavba ni bila zgrajena skladno s predpisi o varni
gradnji, na potresno moéno ogrozenem obmoéju in v katero je vlozil ogromno finanénih sredstev. Zal
je po enacbi 4.1, ki zelo poenostavljeno in splo$no opiSe tveganje, prakticno nemogoce kvantificirati
potresno tveganje vsakega od investitorjev in ju medsebojno primerjati.

V doktorski disertaciji nedvoumno definiramo potresno tveganje s pri¢akovanimi izgubami zaradi
potresne nevarnosti na nekem obmocju in v dolo¢enem casovnem obdobju. Potresno tveganje je lahko
izrazeno s Stevilom smrtnih zrtev oziroma poskodovancev, z ekonomskimi izgubami, s stopnjo
verjetne poskodovanosti ali s ¢asom prekinitve v poslovanju in motnjami v ekonomski dejavnosti.
Dolocili smo ga s pomocjo predelane metodologije PEER, ki je podrobneje opisana v nadaljevanju
tega poglavja in omogoca izra¢un potresnega tveganja na vse nastete naine, vendar se v okviru
doktorske disertacije omejimo zgolj na oceno ekonomskih izgub in poskodovanosti zaradi potresne
nevarnosti.

Za kvantifikacijo potresnega tveganja smo uporabili razlicne mere (angl. performance measures), ki
mocno olaj$ajo komunikacijo med investitorji in inZenirji. V grobem lo¢imo verjetnostne mere, pri
katerih obicajno izrazamo verjetnost prekoracitve dolo¢ene stopnje poskodovanosti ali izgub ter mere,
kjer potresno tveganje eksplicitno izrazimo z razlicnimi izgubami, najveckrat z ekonomskimi. Pri obeh
tipih mer dodatno lo¢imo pogojne mere, kjer je mera za potresno tveganje odvisna od doloCene
predpostavke, npr. verjetnost porusitve zaradi potresa z doloCeno intenziteto ter absolutne mere, ki jih
z niemer ne pogojujemo, npr. pricakovana izguba na objektu zaradi delovanja potresov. V
nadaljevanju predstavljamo nekatere izmed mozZnosti za predstavitev rezultatov, s katerimi opiSemo
potresno tveganje, od najenostavnejSih do kompleksnejSih. Podrobneje je postopek za njihovo
dolocitev opisan v poglavjih 4.7 in 4.8, v poglavjih 5 in 6 pa je na primeru zidanih stavb prikazana
uporaba te metodologije.

Pri¢akovana izguba pri doloCenem potresnem scenariju predstavlja pricakovano vrednost celotne
izgube Lr zaradi poskodb stavbe pri doloCenem potresnem scenariju (angl. scenario-based
assessment), ki je definiran z dolo¢eno magnitudo potresa in oddaljenostjo od epicentra (ATC, 2012a).
TakSen nacéin ocene je podoben oceni izgub pri potresu z doloCeno intenziteto, le da uposSteva
negotovosti v intenziteti. Uporaben je za podrocja, ki se nahajajo blizu znanih aktivnih prelomov,
matemati¢no pa bi tak$no izgubo lahko zapisali kot E(L7|potresni scenarij).

Pri¢akovana izguba zaradi potresa z doloceno intenziteto predstavlja pricakovano vrednost celotne
izgube Ly zaradi poSkodb stavbe v primeru potresa z doloCeno intenziteto (angl. intensity-based
assessment - ATC, 2012a). Tako lahko ocenimo pricakovane izgube pri projektnem potresu ali pri
potresu z dolo¢eno povratno dobo, matemati¢no pa taksno izgubo zapisemo kot E(L7|IM = im).

Pri¢akovana izguba zaradi delovanja potresov v nekem c¢asovnem obdobju predstavlja
pricakovano vrednost celotne izgube zaradi posSkodb stavbe z upostevanjem razli¢cno moc¢nih potresov,
ki se utegnejo zgoditi na lokaciji stavbe v prihodnosti, uteZenimi z verjetnostjo njihove pojavitve.
Tako lahko izracunamo celotno pricakovano izgubo v predvideni zivljenjski dobi objekta ali pa
pri¢akovano letno izgubo (angl. expected annual loss - EAL). Slednja mera je zelo zanimiva za
zavarovalnice/investitorje, saj jim pomaga oceniti vi§ino/smiselnost placevanja zavarovalne premije za
dolocen objekt. Dolocitev omenjenih mer je zelo zahtevna, saj je potrebna analiza odziva konstrukcije
pri razli¢nih intenzitetah, ki se kombinira s srednjo letno frekvenco prekoracitve izbrane intenzitete.
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Vse naStete mere izrazene z izgubami so zelo uporabne tudi za analizo stroskov in koristi (angl. cost
benefit analysis) pri nacrtovanju finan¢ne konstrukcije projektov. Preprosto analizo stroSkov in koristi
je na primeru zidane zgradbe prikazal Kusar (2009), ki je na zelo poenostavljen nacin in na podlagi
mnenj strokovnjakov uposteval povezavo med stroski, mero za intenziteto in odpornostjo zgradbe. Pri
svoji oceni ni uposteval potresne nevarnosti, stroske popravil pa je ocenil zelo grobo in pri tem ni
direktno uposteval poskodovanosti posameznih komponent oziroma konstrukcije, zato je potrebno
takSne ocene izgub kriti¢no presoditi, saj so lahko varljive in pogosto subjektivne.

Zgornje mere izrazajo pricakovane izgube zaradi delovanja potresov dolocene intenzitete v nekem
¢asovnem obdobju, ne povedo pa, kako velike so lahko maksimalne pricakovane izgube, kar lahko
ocenimo, ¢e izra¢unamo $e pri¢akovano standardno deviacijo izgub.

Verjetnost prekoracitve doloc¢ene izgube /, zaradi potresov z dolo¢eno intenziteto im predstavlja
verjetnost, da bodo izgube prekoracile doloCeno denarno vrednost ob pogoju nastopa potresa z
doloceno intenziteto im, P(Ly > [|IM = im). Na podoben nacin lahko izracunamo tudi verjetnost
prekoracitve doloCene izgube /; pri pogoju doloCenega potresnega scenarija, kjer upostevamo
razlicne moZne intenzitete potresov, matemati¢no pa jo izrazimo kot P(Lr> [|potresni scenarij). S
pomocjo takSnega nacina lahko izrazimo tudi izgubo /, za katero obstaja dolocena (npr. 10 %)
verjetnost prekoracitve zaradi delovanja potresa z intenziteto im ali zaradi scenarija potresov.

Verjetnost prekoracitve dolocene izgube /, zaradi potresov v dolotenem casovnem obdobju
predstavlja verjetnost, da bodo izgube prekoracile doloceno denarno vrednost ob upostevanju vseh
pricakovanih potresov na nekem obmocju in v obravnavanem ¢asovnem obdobju. Pri tem je potrebno
poznati verjetnost pojavitve potresov z doloc¢eno intenziteto oziroma potresno nevarnost. Na ta nacin
lahko ocenimo verjetnost, da bodo izgube zaradi potresov prekoracile npr. milijon evrov oziroma
izratunamo izgubo, za katero obstaja npr. 1 % verjetnosti, da bo prekoracena v 50 letih. Dolo¢imo
lahko tudi pri¢akovane stroske zaradi potresov v preostalem zivljenjskem obdobju konstrukcije.

Verjetnost prekoracitve doloCenega mejnega stanja poSkodovanosti ds omogoca izraCun
verjetnosti P(DS > ds|IM = im), da bo poskodovanost v stavbi zaradi delovanja potresa z intenziteto
im, scenarija potresov ali zaradi delovanja potresov nasploh presegla neko stopnjo. Na tak nacin lahko
dolo¢imo verjetnost porusitve objekta ali verjetnost, da bo objekt mo¢no oziroma malo poskodovan.
Tako lahko tudi preverimo obstojece standarde in dolo¢imo, ali so novi projektirani objekti res tako
varni, kot doloca standard.

4.2 Pregled razvoja metodologije za oceno potresnega tveganja

Zacetek razvoja metodologije za oceno potresnega tveganja in standardizacije verjetnostnega pristopa
v potresnem inZenirstvu sega v drugo polovico 20. stoletja. Raziskovalci so temu podro¢ju namenili
posebno pozornost po katastrofalnih potresih v Northridgu (1994) in Kobeju (1995), ko se je pokazalo,
da sta poskodovanost in materialna Skoda tudi pri stavbah, ki so sicer skladne z gradbenimi predpisi,
pogosto nesorazmerno visoki. Dodatno je bilo mo¢ opaziti, da poleg neposredne materialne Skode
pomembno vlogo igra tudi posredna Skoda zaradi motenega poslovanja in zaradi poSkodovanih
objektov, ki se sicer niso porusili, vendar se jih ni dalo ve¢ uporabljati. Eden prvih poskusov
objektivnega dolo¢anja varnosti konstrukcije je bil dokument Vision 2000 (SEAOC, 1995), ki so ga
izdelali inzenirji v sodelovanju z raziskovalci. V okviru tega dokumenta so bili definirani Stirje nivoji
potresne nevarnosti: pogosti potresi s pricakovano srednjo povratno dobo 43 let, obCasni potresi s
pricakovano srednjo povratno dobo 72 let, redki potresi s pricakovano povratno dobo 475 let in zelo



56 Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

redki potresi s pricakovano povratno dobo 949 let. Vision 2000 definira tudi Stiri stanja objekta v
povezavi s poskodovanostjo konstrukcijskih in nekonstrukcijskih komponent ter posledic, ki jih ima
Skoda na stanovalce in funkcionalnost stavbe: neposkodovan, uporaben in varen objekt ter objekt blizu
porusitve. Doloceno je tudi pricakovano obnaSanje objekta pri doloCeni potresni nevarnosti v
odvisnosti od njegove pomembnosti, kar je grafi¢no prikazano v matriki obnasanja (angl. performance
matrix) na sliki 4.1a. Zal so bila stanja objekta opisana zelo splo$no, temeljila pa so na subjektivnih
presojah inzenirjev, ki niso bile podprte z eksperimenti in opazovanji $kode po potresih (Ramirez in
Miranda, 2009).

Stanje objekta
Uporaben Vseljiv Varen  Blizu porusitve

Pogosti
(43 let)

o o o

Nesprejemljivo
obnasanje
objekta
o

Obgasni
(72 let)

° Uporaben Vseljiv

Potres

Redki
(475 let)

Zelo redki
(949 let)

Blizu porusitve

(a) (b)
Slika 4.1: (a) Matrika obnasanja v Vision 2000 (SEAOC, 1995) ter (b) nivoji obnasanja objektov v Vision 2000,
FEMA-273 ter FEMA-356 (ATC, 2012a).

Figure 4.1: (a) Performance matrix in Vision 2000 (SEAOC, 1995) and (b) performance levels according to
Vision 2000, FEMA-273 and FEMA-356 (ATC, 2012a).

Po Vision 2000 je Applied Technology Council (ATC) izdal dokument ATC-40 oziroma Seismic
evaluation and retrofit of concrete buildings (ATC, 1996), Federal Emergency Management Agency
(FEMA) pa je izdala dokument National Earthquake Hazards Reduction Program (NEHRP) —
Guidelines for the seismic rehabilitation of buildings oziroma FEMA-273 (FEMA, 1997). Oba
dokumenta vsebujeta podobne nivoje potresne nevarnosti ter stanja objekta kot Vision 2000 (slika
4.1b), osredotocita pa se predvsem na oceno obnasanja obstojecCih objektov. FEMA-273 in ATC-40
predstavljata temelj za predstandard FEMA-356 (FEMA, 2000) in standard ASCE-41 (ASCE, 2007),
katerih glavni cilj je bil inZenirjem dati smernice za oceno obnaSanja obstojeCih objektov z bolj
konkretnimi kriteriji za oceno obnaSanja. V FEMA-356 so stopnje potresne nevarnosti definirane z
doloc¢eno verjetnostjo prekoracitve intenzitete 50 %, 20 %, 10 % in 2 % v 50 letih, kar se nekoliko
razlikuje od nivojev potresne nevarnosti v Vision 2000. Podani so natan¢nej$i opisi mejnih stanj in
povezava s poSkodovanostjo po razlicnih tipih konstrukcij na nivoju posameznih komponent
(preglednica 4.1). Dodana je tudi povezava med poskodovanostjo in potresnimi zahtevami, ki jih lahko
inZenir dolo¢i tudi z nelinearnimi metodami, ki so podrobneje opisane, cilj pa je, da investitor in
inZenir skupaj dolocita nivo poskodovanosti, ki naj bi ga stavba pri doloceni stopnji potresne
nevarnosti ne presegla. Kljub vsemu je imel dokument FEMA-356 tudi pomanjkljivosti, saj se je
osredotocal predvsem na poSkodbe, ki so bile opisane precej splosno in kvalitativno, ter manj na
izgube, ki so za investitorje bolj zanimive. Dodatno so bili odnosi med parametri potresnih zahtev in
poskodovanostjo definirani nekonsistentno, nekateri na podlagi laboratorijskih preiskav, drugi na
podlagi numeri¢nih analiz, tretji pa na podlagi mnen;j strokovnjakov, odziv posameznih komponent pa
ni bil dobro povezan z globalnim odzivom celotne konstrukcije (Moehle in Deierlein, 2004). Ceprav je
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bila potresna nevarnost Ze obravnavana probabilisti¢no, je bila dolocCitev potresnih zahtev in kapacitet
v celoti deterministi¢na, kar pomeni, da je konstrukcija potresno obtezbo bodisi prenesla bodisi pa ne.
Na ta nacin je bilo nemogoce obravnavati negotovosti, ki imajo v potresnem inzenirstvu zelo
pomembno vlogo, obenem pa je bilo nemogoce kvantificirati stopnjo tveganja in (ne)konzervativnost
kontrol za oceno obnasanja. Dober pregled prve generacije dokumentov za oceno obnaSanja
konstrukcij z deterministicnim pristopom (Vision 2000, FEMA-273, FEMA-356) in medsebojno
primerjavo stanj konstrukcije so podali: Porter (2003), Wen et al. (2003) ter Mitrani-Reiser in Beck
(2007).

Preglednica 4.1: Povezava med poskodovanostjo in nivoji obnaSanja posameznih komponent v FEMA-356

(FEMA, 2000).

Table 4.1: The relationship between damage and target performance levels for various components in FEMA-
356 (FEMA, 2000).

Globalna Sologno Nekonstrukeijski
poskodovanost P elementi
Ohranjena nosilnost in togost konstrukcije, brez zaostalih deformacij. i;;gg:)?;ﬁ X:t
Uporaben | Zanemarljiva Manjse poskodbe na fasadah, predelnih stenah, stropih in nosilnih poskodc S
. .. . . Vi sistemi
elementih. Vsi sistemi delujejo normalno. delujejo

Vecina opreme je
neposkodovane, a
zahteva pregled
serviserja.

Ohranjena nosilnost in togost konstrukcije, brez zaostalih deformacij.
Vseljiv Majhna Manjse poskodbe na fasadah, predelnih stenah, stropih in nosilnih
elementih. Dvigala in protipozarna zascita Se delujeta.

Srednje zmanjSana togost in horizontalna nosilnost, elementi prenasajo

. . b . L . . . - .. | InStalacij
Varen Srednja vertikalno obtezbo. Ni izpadanja zidov iz svoje ravnine, trajnih deformacij. nstatacye so

Stanja objekta v FEMA-356

) . ” . oy Sk .
Poskodbe predelnih sten. Sanacija pogosto ni ekonomsko upravicena. poskodovane
Blizu Mocno zmanjsani togost in nosilnost konstrukcije, elementi prenasajo Velika
o Moc¢na vertikalno obtezbo. Velike trajne deformacije, nekateri izhodi so blokirani. N
porusitve poskodovanost.

Izpadanje parapetov in zatrepnih zidov, stavba je blizu porusitve.

Pri potresu v Northridgu leta 1994 so se pojavili krhki lomi stikov v jeklenih konstrukcijah, zato so se
pri raziskovalnem delu zdruZzile organizacije Structural Engineers Association of California (SEAOC),
Applied Technology Council (ATC) ter California Universities for Research in Earthquake
engineering (CUREe), ki so v sodelovanju s Federal Emergency Management Agency (FEMA)
sodelovale v projektu SAC/FEMA. Njihov cilj je bil razvoj metodologije za projektiranje in oceno
obnasanja konstrukcij, ki bi temeljil na verjetnostnih metodah in s katerim bi bilo mogoc¢e oceniti
verjetnost prekoracitve dolo¢enih mejnih stanj (Cornell et al., 2002). Temelj metodologije
SAC/FEMA je prikazan na sliki 4.2, kjer je na levem delu slike krivulja potresne nevarnosti, s katero
dolo¢imo verjetnost, da bo mera za intenziteto potresa prekoracila dolo¢eno vrednost. Na desnem delu
slike 4.2 je prikazana krivulja IDA, ki se jo izracuna z inkrementalno dinamic¢no analizo (angl.
incremental dynamic analysis — IDA). Utemeljila sta jo Vamvatsikos in Cornell (2002), z njo pa
doloCimo parametre potresnih zahtev pri razlicnih vrednostih mere za intenziteto. V primeru, da
upostevamo modelne negotovosti ter negotovosti v potresni obtezbi z ve¢ izbranimi akcelerogrami,
potem dobimo pri vsaki intenziteti razlicne vrednosti parametrov potresnih zahtev, s pomocjo
statistiénih orodij, pa lahko dologimo njihovo mediano ter standardni odklon. Ce tudi kapaciteto
konstrukcije obravnavamo probabilisticno, lahko ob dolocenih predpostavkah preko enacbe tveganja
4.2 (Cornell, 1996) ocenimo srednjo letno frekvenco prekoralitve Apg izbranega mejnega stanja
poskodovanosti:
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kjer sta pgas,ps in fps mediana in disperzija kapacitete konstrukcije pri izbranem mejnem stanju
poskodovanosti, k, in k£ pa parametra za dolocCitev krivulje potresne nevarnosti. Tako je bilo mogoce
prvic oceniti obnaSanje stavbe z neko stopnjo zaupanja in ne zgolj na podlagi izpolnjevanja binarnega
kriterija. Kljub temu so bile stopnje poskodovanosti v okviru metodologije SAC/FEMA dolocene Se
precej ohlapno, primanjkovalo pa je tudi ustreznih laboratorijskih preiskav, s katerimi bi bolje
povezali poSkodovanost in parametre potresnih zahtev na nivoju komponent.

H(so=k, 5,

0 A
(54
H(Sa ) D C
Potresna nevarnost Potresne zahteve Kapaciteta konstrukcije

Slika 4.2: Shemati¢ni prikaz osnovnih korakov metodologije SAC/FEMA za doloéitev verjetnosti prekoracitve
dolocenega mejnega stanja z upostevanjem negotovosti (Cornell et al. 2002)).

Figure 4.2: The schematic view of the basic steps of SAC/FEMA methodology for determination of seismic risk
with consideration of uncertainties (Cornell et al., 2002).

Z nalogo zapolniti vrzeli v metodologiji je bil leta 1997 ustanovljen raziskovalni center PEER (angl.
Pacific Earthquake Engineering Research Center). Glavna novost metodologije PEER za oceno
obnasanja stavb je bila, da je bilo mogoce z njo oceniti tudi izgube zaradi potresov v smislu
ekonomskih izgub, Stevila zrtev in ¢asa motenega poslovanja zaradi sanacije stavbe po potresu (angl.
dollars, deaths and downtime — 3Ds). Metodologija temelji na verjetnostnih metodah in predpostavki
o popolni verjetnosti dogodka, preko katere so povezani Stirje tipe analize: analiza potresne nevarnosti
na doloCeni lokaciji, numericna analiza obnaSanja matemati¢nega modela konstrukcije, analiza
poskodovanosti ter analiza izgub (slika 4.3, poglavja 4.4 - 4.8). V analizah uporabimo mere za
intenziteto (angl. intensity measure - IM), parametre potresnih zahtev stavbe (angl. engineering
demand parameter — EDP), mere za poskodovanost (angl. damage measure — DM) in mere za izgubo
(angl. decision variables — DV). Pri vsakem koraku analize dolo¢imo porazdelitvene funkcije slucajnih
spremenljivk, s katerimi matemati¢no opiSemo nastete mere in v katerih so zajete Stevilne negotovosti.
Natanc¢nost metodologije zavisi predvsem od vhodnih podatkov ter zanesljivosti povezav med
izgubami, poskodbami ter odzivom konstrukcije. Ob vecanju koli¢ine eksperimentalnih podatkov in
podatkovnih baz je mogoce metodologijo PEER izboljSevati, na zacetku razvoja pa je veliko podatkov
temeljilo na subjektivnih mnenjih strokovnjakov, kar je bila ena od njenih pomanjkljivosti. Poleg tega
je bil izracun mer za izgubo ra¢unsko izjemno zahteven, $e posebno z upostevanjem negotovosti, zato
je v strokovni literaturi na voljo dokaj omejeno Stevilo Studij, kjer so celotno metodologijo
implementirali tudi na konkretnem primeru, vecinoma na armiranobetonskih okvirih. Navajamo samo
nekatere izmed njih, kjer lahko vedozeljen bralec najde ve¢ informacij: Porter in Kiremidjian (2001),
Krawinkler et al. (2005), Aslani in Miranda (2005), Mitrani-Reiser in Beck (2007), Bradley (2009) ter
Ramirez in Miranda (2009). Dober pregled nad izjemno obSirno metodologijo PEER, ki predstavlja
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temelj za nadaljnji razvoj metodologije za oceno potresnega tveganja in so jo razvijali prakti¢no 10 let,
si lahko bralec ustvari tudi na podlagi pregleda dela naslednjih avtorjev (poleg Ze prej omenjenih):
Deierlein et al. (2003), Miranda in Aslani (2003), Fajfar in Krawinkler (urednika, 1997 in 2004),
Dhakal in Mander (2006) ter Giinay in Mosalam (2012).

Poleg metodologije za oceno potresnega tveganja konstrukcij, je raziskovalni center PEER razvil Se
odprtokodni program za analizo konstrukcij OpenSees (PEER, 2007), podatkovno bazo s preko 1500
zapisi gibanja tal med potresi (PEER, 2011a) ter podatkovno bazo, ki vsebuje preko 400 cikli¢nih
testov na razli¢nih betonskih stebrih (PEER, 2011b).

.. Mere za izgubo

Analiza izgub (ekonomske izgube, zrtve, trajanje popravil, ...) br

7} /'y

. . M sk
Analiza poskodovanosti cre za pos 09 ovanost DM
(mejna stanja poskodb, ...)

7'} A

Analiza konstrukei ’Pararpetrlvpc.)tresmh zahte}/ EDP
(maksimalni etazni zasuk/pospesek, ...)

7} A

Analiza potresne Mere za intenziteto IM
nevarnosti (maksimalni pospesek tal, spektralni pospesek, ...)

Slika 4.3: Sestavni deli metodologije PEER za oceno obnasanja konstrukcij (Aslani in Miranda, 2005).
Figure 4.3: Components of PEER performance assessment methodology (Aslani in Miranda, 2005).

Pred kratkim se je zakljucil projekt ATC 58 (ATC, 2013), ki ga je skupaj z agencijo FEMA financiral
Applied Technology Council (ATC). Cilj tega desetletnega projekta je bil razviti programsko opremo,
ki bi omogocala aplikacijo metodologije PEER v praksi ter narediti raziskave, ki bi metodologijo
dopolnile, predvsem na podrocju funkcij ranljivosti, s katerimi se povezeta poskodovanost in odziv
stavb, ter na podrocju upostevanja negotovosti v potresni obtezbi in kapaciteti konstrukcij. Rezultat
tega projekta so: dokumenta FEMA P-58-1 (ATC, 2012a), FEMA P-58-2 (ATC, 2012b), programsko
orodje za oceno potresnega tveganja PACT II (Naeim in Hagie, 2012) ter veliko pomoznih
dokumentov, vklju¢no z veliko bazo funkcij ranljivosti in funkcij izgub. Metodologija PEER je bila
razSirjena tako, da omogoCa oceno potresnega tveganja zaradi delovanja potresov v doloCenem
obdobju, zaradi potresa dolocCene pri¢akovane intenzitete ali zaradi potresov doloCene magnitude in
oddaljenosti od epicentra. V okviru metodologije je bila narejena jasna lo¢nica med konstrukcijskimi
in nekonstrukcijskimi komponentami, saj slednje pogosto prispevajo k izgubam ve¢ kot prve, dolocene
pa so bile tudi tipicne koli¢ine posameznih komponent v odvisnosti od namembnosti stavbe
(bolnisnice, pisarne, stanovanjski objekti, itd.).

Skladno z metodologijo PEER in na osnovi dokumentov FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) in FEMA P-58-
2 (ATC, 2012b), ki predstavljajo zadnjo generacijo smernic za oceno potresnega tveganja stavb, z
malenkostnimi izbolj§avami, so bile narejene tudi analize potresnega tveganja zidanih stavb v tej
disertaciji.
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4.3 Povzetek metodologije za oceno potresnega tveganja stavb

Metodologija PEER za oceno potresnega tveganja omogoca oceno pri¢akovanih izgub zaradi potresov
na osnovi verjetnostne analize v odvisnosti od lokacije stavbe in lastnosti njenih konstrukcijskih in
nekonstrukcijskih komponent. Izgube se lahko oceni preko pri¢akovanih smrtnih Zrtev, ekonomskih
izgub ali ¢asa motenega poslovanja zaradi sanacije stavbe (angl. deaths, dollars, downtime — 3Ds),
posamezne mere za oceno izgub pa so definirane v poglavju 4.1. Ocena potresnega tveganja je
koristna za projektiranje novih konstrukcij oziroma za nacrtovanje potresne utrditve obstojecih
objektov ne glede na tip stavb in material, iz katerega so narejene.

Metodologija PEER za oceno potresnega tveganja, ki je bila kasneje nadgrajena v projektu ATC-58
(ATC, 2013) in je shemati¢no prikazana na sliki 4.4, je sestavljena iz §tirih zaporednih analiz, ki so
povezane v enaCbi 4.3: analize potresne nevarnosti, analize obnaSanja konstrukcije, analize
poskodovanosti ter analize izgub. Razvita je bila z namenom, da bi lahko pri oceni potresnega tveganja
konstrukcij upostevali razliéne negotovosti, zato temelji na konceptu izreka o popolni verjetnosti
dogodka ter predpostavki o medsebojni neodvisnosti posameznih analiz.

A(DV > dv) =[] P(DV > dv| DS = ds)|dP(DS > ds | EDP = edp)||dP(EDP > edp | IM = im)||dA(IM > im)| ~ (4.3)

V enacbi 4.3 izrazi P(X > x|Y = y) predstavljajo pogojno verjetnost, da bo slucajna spremenljivka X
prekoracila dolo¢eno vrednost x ob pogoju, da slucajna spremenljivka Y zasede vrednost y. V vseh
primerih gre za komplementarno kumulativno porazdelitveno funkcijo P, ki se obicajno porazdeljuje
lognormalno, z d pa ozna¢ujemo njen odvod.

Ocena tveganja se zacne z definicijo mere za intenziteto /M (angl. intensity measure), s katero lahko
probabilisticno opiSemo potresno nevarnost. Na voljo je veliko mer za intenziteto, od enostavnih:
maksimalni pospesek tal PGA (angl. peak-ground acceleration), spektralni pospesek pri osnovnem
nihajnem casu S,(7), spektralni pomik S,, maksimalna hitrost tal PGV (angl. peak-ground velocity), do
kompleksnejsih: Ariasova intenziteta (Arias, 1970), Housnerjeva intenziteta (Housner, 1952), itd. V
odvisnosti od seizmi¢nosti lokacije objekta D je mogoce izraziti pogojno verjetnost, da bo mera za
intenziteto /M prekoracila doloCeno vrednost intenzitete im. Pogojna verjetnost P(IM > im|D)
predstavlja krivuljo potresne nevarnosti, ki jo lahko dolo¢imo na podlagi potresnih kart (Lapajne et al.,
2001a-d) ob dolocenih predpostavkah glede njene oblike, oziroma s pomocjo verjetnostne analize
potresne nevarnosti (angl. probabilistic seismic hazard analysis - PSHA). Pogosto se namesto
verjetnosti prekoraCitve uporablja tudi srednja letna frekvenca prekoracitve (angl. mean annual
frequency of exceedance - MAF) Apim), ki predstavlja pricakovano Stevilo prekoracitev doloCene
vrednosti intenzitete v obdobju enega leta.

Drugi korak metodologije predstavlja analiza obnaSanja matemati¢nega modela stavbe pri razli¢nih
intenzitetah in izra¢un pricakovanih vrednosti parametrov potresnih zahtev EDP (angl. engineering
demand parameter EDP). Parameter potresnih zahtev je lahko etazni zasuk /DR (angl. interstorey
drift), maksimalni pospeSek etaze PFA (angl. peak floor acceleration), zasuk elementa J ali pa
katerakoli druga koli¢ina s katero opiSemo obnasanje konstrukcije npr. sila, deformacija, pospesek,
rotacija v plasticnem clenku, energija sipanja, itd. Pri analizi obnasanja stavbe in dolocitvi pogojne
verjetnosti prekoracitve vrednosti parametra potresnih zahtev pri doloceni vrednosti intenzitete
P(EDP > edp|IM), lahko zajamemo aleatorne in modelne negotovosti. Pri tem lahko uporabljamo
katerikoli primeren racunalniski program, pomembno pa je, da omogoca simulacijo obnasanja
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konstrukcije tako pri majhnih potresnih obremenitvah kot tudi pri ve¢jih intenzitetah, kjer je obnasanje

tipi¢no nelinearno in poskodovanost vecja.

| Podatki o konstrukciji - geometrija, material, lokacija
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Slika 4.4: Shematicni prikaz metodologije PEER za oceno potresnega tveganja (Porter, 2003).
Figure 4.4: The schematic presentation of PEER performance assessment methodology (Porter, 2003).

Pri doloc¢anju potresnega odziva je pomembno, da zajamemo tudi poskodovanost komponent, saj v
tretjem koraku metodologije PEER sledi analiza poSkodovanosti. Obstajajo razlicne mere za
poskodovanost DM (angl. damage measures), od zveznih indeksov poskodovanosti (Cosenza in
Manfredi, 2000) do diskretnih mejnih stanj poskodovanosti DS, pri ¢emer je potrebno za vsako mejno
stanje ds definirati obseg poskodb. Za povezavo med merami za poskodovanost in parametri potresnih
zahtev se uporabljajo krivulje ranljivosti (angl. fragility curves), ki vsebujejo informacije o verjetnosti,
da bo pri neki vrednosti parametra potresnih zahtev edp, poSkodovanost v doloceni komponenti (npr.
nosilec, steber, okno, itd.) presegla poskodovanost pri mejnem stanju ds — P(DS > ds|EDP = edp).

Krivulje ranljivosti so izpeljane za posamezne komponente bodisi na podlagi eksperimentalnih
podatkov, numeri¢nih analiz, mnenja strokovnjakov ali kombinacije vsega naStetega. Na tej stopnji je
bilo v metodologiji PEER najve¢ nedorecenosti, kar je do neke mere izboljsal projekt ATC 58 (ATC,
2013), vendar bo zaradi obseznosti problema tudi v prihodnosti potrebnega veliko sistemati¢nega
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raziskovalnega dela na podro¢ju povezovanja poSkodovanosti in odziva konstrukcije, ki doslej, Se
posebno pri nekonstrukcijskih komponentah (okna, predelne stene, instalacije, itd.), ni bilo najbolje
raziskano.

Zadnji korak metodologije je dolocitev izbranega sodila oziroma mere za izgubo DV pogojene s
poskodovanostjo DS. Mere za izgubo, ki se nanasajo na ekonomske izgube, so podrobneje opisane v
poglavju 4.1, metodologija pa omogoca tudi dolocitev trajanja popravil, Stevilo Zrtev ter verjetnost, da
bo stavba v popotresnem pregledu zaradi velikih poskodb oznaena za porusSitev (angl. safety tagging).
Na ta nacin lahko ocenimo potresno tveganje oziroma dobimo verjetnostno oceno, da bodo izgube
prekoracile doloceno vrednost A(DV > dv). Na podlagi ocenjenega potresnega tveganja se lahko
inZenir oziroma investitor odlo¢i o morebitni sanaciji ali protipotresni utrditvi obstojeCega objekta ali
pa ne stori nicesar. Podobno lahko postopa inzenir pri nacrtovanju novega objekta, ki ga lahko z
iterativnim postopkom izboljsuje, dokler ne ustreza varnostnim zahtevam. V nadaljevanju podrobneje
prikazemo vsak korak povzete metodologije PEER ter njeno implementacijo v primeru zidanih
objektov. Opozoriti je potrebno, da so doloceni podatki/slike v naslednjih poglavjih, ki so prikazani
zaradi laZje predstave teoreti¢nega ozadja metodologije, hkrati tudi vhodni podatki implementacije
metodologije na zidanih stavbah v poglavjih 5 in 6.

4.4  Analiza potresne nevarnosti

Potresna nevarnost je odvisna od seizmoloskih znalilnosti lokacije, kjer se stavba nahaja, in od
lokalnih lastnosti tal. Pomemben je potek prelomov in drugih potencialnih virov nastanka potresa, pa
tudi topografske znaclilnosti terena v okolici stavbe. Analiza potresne nevarnosti v potresnem
inZenirstvu obsega doloCitev krivulje potresne nevarnosti ter izbiro akcelerogramov, oboje pa
predstavljamo v naslednjih podpoglavjih.

4.4.1 Dolodlitev potresne nevarnosti

Za dolocitev krivulje potresne nevarnosti, ki pove verjetnost oziroma srednjo letno frekvenco 1 (angl.
mean annual frequency — MAF), da bo mera za intenziteto potresa /M prekoracila doloceno vrednost
im, je na voljo ve¢ nacinov (Brozovi¢, 2013). Najbolj kompleksen in obenem najzanesljivejsi nacin
temelji na verjetnostni analizi potresne nevarnosti (angl. probabilistic seismic hazard analysis -
PSHA), ki jo je utemeljil Cornell (1968). Verjetnostno analizo potresne nevarnosti sestavlja pet
korakov (Baker, 2008). Najprej je potrebno dolo¢iti vse mozne izvore potresov, ki lahko povzrocijo
gibanje tal na izbrani lokaciji. Izvori potresov so lahko tockovni, linijski (prelomi) oziroma povrSinski,
pri katerih ni jasnih potresnih prelomnic. Zatem je potrebno dolociti gostoto verjetnosti oddaljenosti
izvora potresa od izbrane lokacije fz; (), ki temelji na geometriji potencialnega izvora potresa in
lokaciji izbrane stavbe. Tretji korak je doloCitev gostote verjetnosti magnitude M potresov za vsak
potresni izvor f; (m). Obstaja vec razlicnih modelov, ki so jih izpeljali na podlagi podatkov o
preteklih potresih, npr. Gutenberg-Richterjev (1944), s katerimi povezemo frekvenco pojavitev potresa
z dolo¢eno magnitudo m. Pri tem velja logicno sklepanje, da se verjetnost, da bo potres imel
magnitudo vecjo od dolocene vrednosti m, hitro manjsa z narascanjem magnitude. Zelo pomemben je
cetrti korak, to je uporaba modela pojemanja intenzitete potresa (angl. ground motion prediction
model) oziroma atenuacijskih pravil, ki so dolo¢ena na podlagi statisticnih obdelav podatkov baz
preteklih potresov. Omogocajo povezavo med mero za intenziteto ter razlinimi parametri, kot so npr.
magnituda potresa M, oddaljenost lokacije od potencialnega izvora potresa R, in drugih parametrov
(npr. lastnosti tal, tipa preloma, itd.). Obstaja cel kup modelov pojemanja intenzitete potresa, v
splosnem pa lahko vecino zapiSemo v naslednji splosni obliki (Baker, 2008):
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InIM =t v, (M,R,0)+ 0y, (M,R,0)-¢ (4.4)

kjer je InIM naravni logaritem izbrane mere za intenziteto, ki jo privzamemo kot lognormalno
porazdeljeno slucajno spremenljivko, w,n (M, R, 0) in o, (M, R, 0) pa sta pricakovana srednja
vrednost in standardna deviacija logaritmov IM. ¢ predstavlja Stevilo logaritemskih standardnih
deviacij za katero se mera za intenziteto im pri nekem nihajnem ¢asu razlikuje od predvidene srednje
vrednosti mere za intenziteto ocenjene z modelom pojemanja intenzitete potresa. V zadnjem koraku
verjetnostne analize potresne nevarnosti poveZzemo predhodne Stiri korake skladno z izrekom o
popolni verjetnosti v enacbi 4.5 (Baker, 2008):

r

max

n. m

izvor

Ao (IM > im) = Z/l(Mi >my) J I P(IM >im|m,r) fy;(m) fr; (r)drdm (4.5)

0

‘max

i=1 m
kjer je n;,,,, upostevano Stevilo moznih izvorov potresov, A(M; > m,,;,) je priCakovano §tevilo potresov
zaradi izvora potresa i z magnitudo vecjo od m,,, PIM > imlm,;) pa je pogojna verjetnost
prekoracitve dolocCene intenzitete ob doloCeni magnitudi in oddaljenosti izvora potresa od lokacije
stavbe, ki je dolocena glede na izbrani model pojemanja intenzitete potresa. Ob upostevanju vseh
moznih potencialnih virov potresov, potencialnih magnitud potresov, ki lahko poskodujejo stavbe,
med m,,;, in m,,, ter vseh moznih oddaljenosti » izvora potresa od lokacije stavbe, lahko po enacbi 4.5
dolo¢imo pri¢akovano Stevilo potresov, ki bodo na lokaciji prekoracili doloceno intenziteto im. Ob
predpostavki, da je pricakovano Stevilo neodvisnih dogodkov A konstantno na enoto Casa in
porazdeljeno po Poissonovi porazdelitvi (homogeni Poissonov proces), lahko izrazimo verjetnost, da
se bo v dolo¢enem obdobju ¢ zgodilo n dogodkov po enacbi 4.6.

(/“)" e—w)

Pn|t)= =

(4.6)

Verjetnost, da bo se torej v ¢asovnem obdobju ¢ zgodil dogodek vsaj enkrat P(n > 1) je posledi¢no
izrazena po enacbi 4.7:

P(nZl|t)=1—P(n=0|t) 4.7)
:1_e—lt

Ce pretvorimo vse skupaj v terminologijo potresne nevarnosti in zamenjamo parameter A s
pricakovano srednjo letno frekvenco 4, , lahko na podlagi enacb 4.6 in 4.7 izrazimo verjetnost, da se

bo v obdobju ¢ zgodil vsaj en potres, pri katerem bo mera za intenziteto /M vecja od dolocCene
vrednosti im:

H,, (im|t)=P(UM >im|t)
=1- e*l,M (im )t (48)

~ A,, (im)t, za majhne vrednosti 4,,, (im)t

pri ¢emer Hj, (im|f) velikokrat imenujemo funkcija oziroma krivulja potresne nevarnosti. Izkaze se, da
sta verjetnost prekoracitve doloCene mere za intenziteto in produkt Aj(im)t praktino enaka pri
majhnih vrednostih A;,(im)t, zato je mogocCe na ta nacin enostavno pretvarjati rezultate iz srednjih
letnih frekvenc prekoraditve A,,(im) v verjetnost prekoracitve Hjy, (im) in obratno. Verjetnostna analiza
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letnih frekvenc prekoracitve A;,(im) v verjetnost prekoracitve Hy, (im) in obratno. Verjetnostna analiza
potresne nevarnosti je zelo kompleksna predvsem zaradi pomanjkljivih podatkov za njeno izvedbo,
posledi¢no pa so rezultati mocno odvisni od $tevilnih predpostavk. Cornell et al. (2002) so pri
izpeljavi enacbe tveganja v zakljuCeni obliki predpostavili, da ima krivulja potresne nevarnosti Hy,
(im) naslednjo obliko:

H,, (im) =k, -im™ (4.9)

kjer sta ky in k parametra krivulje potresne nevarnosti, ki ju lahko preprosto dolo¢imo kar na podlagi
kart potresne nevarnosti (Lapajne et al., 2001a-d). TakSen poenostavljen nacin dolocitve krivulje
potresne nevarnosti so pri svojih raziskavah upostevali tudi Stevilni slovenski raziskovalci: Dolsek
(2002), Zevnik (2007), Kramar (2008), Rejec (2011), Vidrih (2012), Celarec (2012) in Brozovi¢
(2013). V doktorski disertaciji smo v okviru ocene potresnega tveganja zidanih stavb uporabili
krivuljo potresne nevarnosti, ki sta jo za obmo¢je Ljubljane na podlagi verjetnostne analize potresnega
tveganja dolocila Brozovi¢ in Dolsek (2013b) v sodelovanju z dr. Bakerjem z uporabo racunalniskega
orodja EZ-FRISK (2012). Uporabljena krivulja potresne nevarnosti je prikazana na sliki 4.5, pri cemer
je bila izbrana mera za intenziteto maksimalni pospesek tal PGA. Maksimalni pospesek tal PGA je bil
izbran, ker ga je mogoce enostavno povezati z dolo¢enimi parametri potresnih zahtev in kasneje tudi z
uporabljenimi funkcijami ranljivosti (glej poglavji 4.6 in 4.7). Poleg tega ima vecina zidanih
konstrukcij takSen nihajni ¢as, da se njihovi spektralni pospeski dolocijo glede na plato v spektru, kar
pomeni, da z uporabo maksimalnega pospeska tal dobimo sorazmerno primerljive rezultate kot pri
uporabi spektralnih pospeskov. To velja tudi za raztrose rezultatov analize obnaSanja konstrukcije,
Ceprav se pri drugih tipih konstrukcij velikokrat izkaze, da so raztrosi v rezultatih manjsi pri uporabi
spektralnih pospeskov.
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Slika 4.5: Krivulja potresne nevarnosti za obmocje Ljubljane (Brozovi¢ in Dolsek, 2013b).

Figure 4.5: Seismic hazard curve for Ljubljana region (Brozovi¢ and Dolsek, 2013b).

1z slike 4.5 je razvidno, da je srednja letna frekvenca prekoracitev majhnih vrednosti intenzitete velika,
potresi, kjer so presezene vi§je vrednosti intenzitet pa se v Ljubljani pojavijo precej redkeje. Povratno
dobo potresa, ki bi prekoracil izbrano vrednost intenzitete, predstavlja obratna vrednost srednje letne
frekvence. Na sliki je oznacen pospesek tal za povratno dobo potresa 7= 475 let, ki ustreza verjetnosti
90 %, da njegova vrednost ne bo prekoracena v 50 letih, kar predstavlja predvideno Zivljenjsko dobo
navadnih objektov. Skladno z Evrokodom 8 (SIST EN 1998, 2005) nove objekte projektiramo tako, da
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4.4.2 Izbira potresne obtezbe

Pri analizi obnasanja konstrukcije ima kljuéno vlogo predpostavljena potresna obtezba. Zal §e vedno
ne znamo zanesljivo napovedati niti trenutka, ko bo do potresa prislo, kaj Sele, da bi lahko napovedali
njegovo frekvencno sestavo, spektralne lastnosti in v kon¢ni fazi casovni zapis pospeskov. Trenutno je
najve¢ kar lahko storimo, da model konstrukcije obremenimo s potresno obtezbo, ki je na dolo¢enem
obmocju realna in mozna. To prakticno pomeni, da konstrukcijo obremenimo s potresom, ki se je na
nekem podro¢ju ze zgodil ob predpostavki, da takSen potres predstavlja tipicne potrese na tem
obmocju. V Sloveniji doslej ni bilo veliko moc¢nih potresov, zato nimamo dobro razvite baze preteklih
potresov, ki bi jih lahko upostevali pri analizi. Posledi¢no si zato pomagamo s podatkovnimi bazami
registriranih potresov iz drugih drZav ali pa z generiranimi akcelerogrami. V tej doktorski disertaciji
smo izbrali akcelerograme iz ameriske baze PEER Ground Motion Database (PEER, 2011a) skladno s
postopkom, ki so ga predlagali Jayaram et al. (2011). V njem se akcelerograme izbere glede na
predpisane srednje vrednosti in varianco ciljnega spektra odziva. Najprej z metodo Monte Carlo
generiramo simulirane spektre, ki imajo predpisano srednjo vrednost in varianco. Nato v bazi
podatkov pois¢emo dejanske akcelerograme s ¢im bolj podobnim spektrom odziva, kasneje pa
uporabimo Se optimizacijski postopek (angl. greedy optimization), s katerim poskuSamo ze izbrane
akcelerograme nadomestiti z akcelerogrami iz baze podatkov, ki bi povzrocili Se boljSe ujemanje
povpreénega spektra in variance s ciljnim spektrom in predpisano varianco. Pri izbiri akcelerogramov
smo kot ciljni spekter uporabili kar Evrokodov elasti¢ni spekter. Predpostavili smo, da se stavba
nahaja na tleh tipa B, zato smo iz baze podatkov izbirali le zapise pospeskov tal pri postajah, kjer je
bila izmerjena hitrost striznega valovanja v, 3y med 360 in 800 m/s. Izbiro primernih akcelerogramov
smo dodatno omejili tudi z razponom magnitud med 5.5 in 7.5, ki so mozne na podrocju Slovenije ter
z oddaljenostjo potresa od lokacije, pri Cemer smo izbirali samo akcelerograme iz postaj, ki so bile od
izvora potresa oddaljene med 5 in 50 km. Z zgornjo mejo smo omejili tudi faktor skaliranja f; < 3, s
katerim so lahko pomnoZzeni akcelerogrami, da ustrezajo ciljnemu spektru, saj preveliki faktorji
skaliranja (pre)mocno popacijo akcelerogram. Izbrane akcelerograme smo tudi skrajsali, s Cimer smo
za 40 % zmanjSali racunski Cas potreben za oceno potresnega tveganja. Na zaCetku zapisa pospeskov
tal smo odrezali zanemarljivo majhne vrednosti pospeskov (pga < 0.002 g), na koncu zapisa pa smo
odrezali del, na katerem pospeSki ne presezejo ve¢ 5 % maksimalnega pospeska tal (slika 4.6a).
Izbrani akcelerogrami, s katerimi zajamemo aleatorne negotovosti v potresni obtezbi, so predstavljeni
v preglednici 4.2, njihovi spektri skupaj s ciljnim in srednjim spektrom pa so prikazani na sliki 4.6b.
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Slika 4.6: (a) Primer izbranega skrajSanega akcelerograma ter (b) elasti¢ni spektri izbranih 30 akcelerogramov
skupaj s ciljnim spektrom iz Evrokoda 8 za tip tal B.

Figure 4.6: (a) Example of shortened selected ground motion and (b) elastic spectra of the 30 selected ground
motions and target spectrum from Eurocode 8 for soil type B.
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Preglednica 4.2: Skupina 30 akcelerogramov izbrana glede na ciljni spekter iz Evrokoda 8 za tip tal B in
maksimalni pospesek tal pga =0.25 g.

Table 4.2: Selection of 30 ground motions according to the target spectrum from Eurocode 8 for soil type B and
peak ground acceleration pga = 0.25 g.

.. St.vbazi Ime/lokacija . R Vg PGA t
St. NGA potresa ! Leto Postaja M (km) ( m’;;]) @ fs ®)
1 585 Baja, ZDA 1987 Cerro Prieto 5.5 7 660 053 1.69 12
2 1161 Kocaeli, Turcija 1999 Gebze 7.5 11 792 029 048 27
3 1042 Northridge, ZDA 1994 Coldwater Canyon 6.7 13 446 032 085 22
4 1083 Northridge, ZDA 1994 MT Gleason 6.7 13 446 030 0.52 30
5 1485 ChiChi, Tajvan 1999 TCU045 76 26 705 048 1.07 41
6 1546 ChiChi, Tajvan 1999 TCU122 7.6 9 476 035 0.75 62
7 1487 ChiChi, Tajvan 1999 TCU047 76 35 520 032 129 48
8 2734 ChiChi, Tajvan 1999 CHY074 6.2 6 553 031 1.13 47
9 3281 ChiChi, Tajvan 1999 CHY046 63 49 442 035 038 42
10 1281 ChiChi, Tajvan 1999 HWAO032 7.5 47 474 032 035 59
11 289 Irpinia, Italija 1980 Calitri 69 18 600 032 042 35
12 1111 Kobe, Japonska 1995 Nishi-Akashi 6.9 7 609 035 142 26
13 126 Gazli, Sovjetska zveza 1976 Karakyr 6.8 6 660 041 176 15
14 986 Northridge, ZDA 1994 Brentwood 6.7 23 417 033 0.56 41
15 1013 Northridge, ZDA 1994 La Dam 6.7 6 629 047 1.08 23
16 948 Northridge, ZDA 1994  Arcadia Campus 6.7 41 368 028 040 35
17 265 Victoria, Mehika 1980 Cerro Prieto 6.3 14 660 052 120 22
18 1083 Northridge, ZDA 1994 Sunland 6.7 13 446 026 048 30
19 568 San Salvador, Salvador 1986 Geotech center 5.8 6 545 042 1.12 9
20 1633 Manjil, Iran 1990 Manjil 74 13 724 025 2.01 46
21 796 Loma Prieta, ZDA 1989 Presidio 69 48 595 043 046 27
22 739 Loma Prieta, ZDA 1989 Anderson Dam 6.9 20 488 034 0.72 35
23 3269 ChiChi, Tajvan 1999 CHY029 63 41 545 040 0.60 28
24 78 San Fernando, ZDA 1971 Palmdale fire station 6.6 29 452 035 0.35 30
25 139 Tabas, Iran 1978 Dayhook 7.4 14 659 043 095 24
26 3472 ChiChi, Tajvan 1999 TCUO076 63 26 615 031 040 33
27 989 Northridge, ZDA 1994 Chalon 6.7 20 740 036 0.63 27
28 1508 ChiChi, Tajvan 1999 TCUO072 7.5 7 468 0.27 1.51 53
29 1787 Hector, ZDA 1999 Hector mine 7.1 12 685 042 0.81 32
30 802 Loma Priera, ZDA 1989 Saratoga Aloha 6.9 9 371 035 147 24

4.5 Analiza obnasanja konstrukcije

Glavni cilj analize obnaSanja konstrukcije je dolocCitev parametrov potresnih zahtev v odvisnosti od
intenzitete potresne obtezbe. Zaradi slucajnosti v potresni obtezbi ter negotovosti v lastnostih stavbe in
v matematiénih modelih je potrebno odziv stavbe obravnavati probabilisticno s slucajnimi
spremenljivkami na osnovi pric¢akovanih vrednosti in standardnih deviacij parametrov potresnih
zahtev. Kot parameter potresnih zahtev lahko uporabimo katerokoli koli¢ino s katero kvantificiramo
odziv stavbe pri potresni obtezbi: notranje sile, deformacije, pomike, zasuke, pospeske, indekse
poskodovanosti, itd. Smiselno je uporabiti taksne fizikalne koliCine, ki jih je mogoce najlazje povezati
s poskodovanostjo, zato se najpogosteje uporabljajo: maksimalni etazni zasuk 6, zasuk posameznih
elementov J ter maksimalni etazni pospesek PFA.
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Prvi korak pri analizi obnasanja konstrukcije je priprava matemati¢nega modela. Pomembno je, da se
v okviru metodologije PEER v model vkljuci tudi nekonstrukcijske elemente, za katere je potrebno
ravno tako doloCiti odziv med potresom. V fazi modeliranja je potrebno privzeti dolocCene
predpostavke o materialnih karakteristikah, geometriji konstrukcijskih elementov, robnih pogojih in o
vrsti, smeri ter jakosti obtezbe, ki deluje na konstrukcijo. Inzenir mora torej modelirati: (1) obnaSanje
materiala preko odnosov med napetostjo in deformacijo ter izrazov za izraCun nosilnosti in
deformacijske kapacitete elementov; (2) geometrijske lastnosti elementov vkljuéno z vezmi preko
katerih so elementi povezani v celoto; (3) vpetost konstrukcije v temelje vkljucno z interakcijo med
zemljino in konstrukcijo; dodatno pa Se (4) obtezbo, kjer je potrebno lo¢iti med stalno in koristno
obtezbo ter obtezbo iz okolja. V odvisnosti od predpostavk glede materialnih in geometrijskih
karakteristik lo¢imo linearno in nelinearno analizo, glede na predpostavke o obtezbi pa dodatno
lo¢imo $e stati¢no ter dinami¢no analizo. Linearna odvisnost med koli¢inami oziroma linearne analize
so uporabne predvsem za kontrolo mejnih stanj uporabnosti, kjer v odzivu konstrukcije nelinearno
obnasanje Se ne pride do izraza. V primeru, da analiziramo poskodovanost stavbe pri mo¢ni obtezbi
oziroma mejna stanja blizu porusitve, pa je potrebno v analizah nujno upostevati tudi nelinearno
obnasanje konstrukcije, saj so lahko v nasprotnem primeru rezultati analiz precej vprasljivi. Inzenir se
lahko odlo¢i tudi, da bo obtezbo uposteval kot staticno oziroma dinami¢no, tako da ima na voljo vec
moznosti analize obnasanja konstrukcije: linearno stati¢no analizo (analiza z vodoravno ekvivalentno
stati¢no obtezbo), linearno dinamic¢no analizo, modalno analizo s spektrom odziva, nelinearno stati¢no
analizo (potisna (angl. pushover) analiza) ter nelinearno dinami¢no analizo (nelinearna analiza
¢asovnega odziva). Zgoraj nastete analize si sledijo od najenostavnejSe linearne statine analize do
najzahtevnejSe nelinearne dinamicne analize, ki hkrati s teoreticnega staliS¢a, omogoca tudi najbolj
»toCen« izracun odziva konstrukcije, seveda v okviru privzetih predpostavk.

V okviru doktorske disertacije smo za dolocitev potresnih zahtev in kapacitet uporabljali
poenostavljeno nelinearno metodo na osnovi potisne analize. Vhodne modelne parametre, ki so bili
najbolj negotovi, smo definirali kot slu¢ajne spremenljivke, katerih vrednosti smo generirali z metodo
stratificiranega vzorcenja z latinsko hiperkocko (angl. Latin Hypercube Sampling technique - LHS). S
tem smo sestavili skupino N, nelinearnih konstrukcijskih modelov, ki predstavljajo realizacijo
stohasti¢nega modela konstrukcije. Na njih smo izvedli nelinearne staticne oziroma potisne analize, s
katerimi smo povezali poskodovanost konstrukcije in odziv komponent konstrukcije pri doloceni
vrednosti parametra potresnega odziva. Na ta nacin odziva konstrukcije nismo izra¢unali samo za
deterministicni model, temve¢ za skupino konstrukcijskih modelov z razlicnimi karakteristikami, s
¢imer smo v analizi zajeli tudi izbrane epistemi¢ne negotovosti, ki so podrobneje opisane v poglavju
2.8. Poleg epistemi¢nih negotovosti smo kasneje v analizi obnasanja zajeli tudi negotovosti v potresni
obtezbi z ve¢ izbranimi akcelerogrami. Potisno analizo smo izvedli na modelih z ve¢ prostostnimi
stopnjami (MDOF modeli, angl. multiple-degree-of-freedom), nato smo krivulje potisne analize
idealizirali s tri-linearno idealizacijo in pretvorili na ekvivalentne modele z eno prostostno stopnjo
(SDOF modeli, angl. single-degree-of-freedom). Zaradi velikega Stevila analiz smo namre¢ uporabili
poenostavljeno inkrementalno dinami¢no analizo na modelu konstrukcije z eno prostostno stopnjo. Na
koncu smo potresne zahteve na SDOF modelu spet pretvorili na MDOF model in dolo¢ili odnos med
mero za intenziteto im ter razliCnimi parametri potresnih zahtev edp - P(EDP > edp|IM = im).
Shematic¢no so vsi koraki, ki so potrebni za analizo obnasanja konstrukcije, prikazani na sliki 4.7,
podrobneje pa jih opisujemo v naslednjih podpoglavjih. Na zelo podoben nacin je pri dolo¢anju
parametrov potresnih zahtev postopal Dolsek (2012), uporabil pa jih je za oceno verjetnosti
prekoracitve razlicnih mejnih stanj armiranobetonskih okvirnih konstrukcij z upoStevanjem
epistemicnih in aleatornih negotovosti.
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Nelinearni model konstrukcije v programu Tremuri

\ 4

Stohasti¢ni model z upostevanjem modelnih negotovosti in njegova
realizacija na osnovi metode LHS
(izbira N, slu¢ajnih spremenljivk in generiranje N;, vrednosti za
konstrukcijske modele)

\ 4

Potisna analiza za N;, modelov — upostevanje modelnih negotovosti

\ 4
Pretvorba MDOF modelov na SDOF modele

A 4

Inkrementalna dinami¢na analiza na SDOF modelih z upostevanjem
negotovosti v potresni obtezbi (razli¢ni akcelerogrami)

A
Pretvorba potresnih zahtev SDOF modelov na MDOF modele

A

Doloéitev parametrov potresnih zahtev pri razli¢nih intenzitetah potresa

Slika 4.7: Glavni koraki poenostavljene nelinearne analize obnasanja konstrukcije za dolocitev parametrov
potresnih zahtev z upostevanjem negotovosti.

Figure 4.7: The main steps of simplified nonlinear structural analysis for determination of engineering demand
parameters with consideration of uncertainties.

4.5.1 Matemati¢no modeliranje zidanih konstrukcij s programom Tremuri

Zidovje je kompoziten in anizotropen material, ki je sestavljen iz zidakov in malte. V numeri¢nih
analizah imamo precej moznosti za obravnavo materialnih karakteristik zidu ter tudi za modeliranje
zidanih objektov (Mistler et al., 2006; Lourenco, 1996; Tzamtis in Asteris, 2003). Zidovje je mogoce
obravnavati tako, da posebej dolo¢imo karakteristike zidakov, malte in stikov med njimi preko
konstitutivnih zvez, kar lahko modeliramo s pomocjo kon¢nih elementov in tako tvorimo tako
imenovane mikromodele. Na drugi strani je mogoce materialne zveze poenostaviti tako, da sestavne
dele zidu obravnavamo kot celoto in zid homogeniziramo. V tem primeru lahko spet uporabimo
kon¢ne elemente ali pa kar makroelemente s predpisanimi moznimi poru$nimi mehanizmi ter tako
tvorimo makromodele. Z njimi obravnavamo posamezen zid z enim elementom, taksni modeli pa so
namenjeni predvsem za racun globalnega odziva konstrukcije. Med makromodeli znova obstaja vec
razli¢ic modeliranja zidanih konstrukcij. V Sloveniji je bila razvita metoda POR (Tomazevic, 1978), v
kateri je strizna nosilnost etaze dolo¢ena kot seStevek nosilnosti posameznih zidov. Omenjena metoda
omogoca nelinearno staticno analizo kriticne etaze konstrukcije in kontrolo nosilnosti vertikalnih
elementov ob predpostavki, da se stropna konstrukcija obnasa kot toga diafragma. Pri tem se uposSteva
zgolj prispevek vertikalnih elementov k togosti in nosilnosti stavbe, kar onemogocCa obravnavanje
stavbe kot celote. Nasploh je bilo v preteklosti narejenih malo nelinearnih analiz odziva zidanih stavb
kot celote, saj so takSne analize izjemno zahtevne zaradi moc¢no nelinearnega obnaSanja zidu ter
nezanesljivih vhodnih podatkov. V Italiji sta bila zato razvita programa 3Muri in Tremuri, ki
omogocata nelinearno analizo celotne zidane stavbe. V nadaljevanju najprej prikazemo kako so v
programu Tremuri modelirani posamezni zidovi, kasneje pa Se, kako so med seboj povezani v celoto,
kar omogoca modeliranje celotne zidane konstrukcije.
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Makroelement za modeliranje zidov

Glavne zahteve, ki jim mora zadostiti makroelement, da je ustrezen za matemati¢no modeliranje zidov
so, da ustrezno zajame elastiCno obnaSanje zidu, da je mogoCe z njim zajeti znacilne porusne
mehanizme zidov ter da omogoca simuliranje ciklicnega obnaSanja zidanih preizkuSancev, ki so
podvrzeni horizontalni obtezbi. Makroelement, s katerim v programu Tremuri modeliramo zidove
ustreza vsem zgornjim kriterijem, prvotno sta ga razvila Gambarotta in Lagomarsino (1997a,b),
kasneje pa ga je dodelal Penna (2002). V doktorski disertaciji predstavljamo samo povzetek
predpostavk in glavnih enacb, s katerimi opiSemo obnaSanje makroelementa, detajle pa lahko bralec
najde v naslednjih virih: Dolsek et al. (2010), Lagomarsino et al. (2009), Lagomarsino et al. (2013) in
Penna et al. (2014).

Makroelement je sestavljen iz treh delov, ki so prikazani na sliki 4.8. V robnih delih @ in ®, katerih
viSina 4 je infinitezimalno majhna, so koncentrirane deformacije zaradi osnih sil in upogibnih
momentov, strig pa na deformacije robnih delov makroelementa nima vpliva. V centralnem delu @ z

vi§ino 4 so koncentrirani vplivi striznih precnih sil, osna sila in moment pa na deformacije in notranje
sile tega dela nimata vpliva. Med seboj so pomiki in zasuki v vseh treh delih povezani z naslednjimi
zZvezami:

w; =w, ter w, =w;, saj imata robna dela neskon¢no strizno togost (4.10)

u, =u, =u, ter ¢, =@, = @,, saj je centralni del neskon¢no upogibno in osno tog (4.11)

kar pomeni, da lahko model celotnega makroelementa kinematicno opiSemo samo z osmimi
prostostnimi stopnjami: tremi prostostnimi stopnjami v vsakem izmed vozliS¢ 7 inj (u;, w;, ¢; in u;, wj,
@) ter dvema prostostnima stopnjama v osrednjem delu makroelementa (osni pomik u, in zasuk ¢, ).

M ]
u.
‘”fJD’ w pfJney
i / N, ‘@ - ‘
-+ & T
Al 3 s W M, T, 2, 2
7 qj 27 %2
U @2 N,
Iue ]ﬂ
h| @ . )]
e NS m
Uy
P17 W
1 1 't

+ - 1=47"—'T
A 1 @ GJ’- f I\H’/Mg ‘®
(@) AR () \iPM
* + N ;

! i

Slika 4.8: (a) Kinemati¢ni model makroelementa in (b) pripadajoce notranje sile (Lagomarsino et al., 2009).

Figure 4.8: (a) The kinematic model of macroelement and (b) corresponding internal forces (Lagomarsino et al.,
2009).

Zaradi izjemno majhne natezne trdnosti zidu je potrebno modelirati tudi prevrnitev elementa, kar je
storjeno s stikom med centralnim in robnim delom, ki je sestavljen iz niza osnih elasti¢nih vzmeti, ki
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ne nosijo v nategu. Tako lahko v vsakem trenutku dolo¢imo kolikSen del prereza je v tlaku in iz tega
izra¢unamo strizno nosilnost makroelementa.

V vozlis¢ih robnih delov makroelementa najprej obravnavamo osno in upogibno obnaSanje.
Konstitutivni zvezi med kinemati¢nima spremenljivkama u in ¢ ter pripadajoCima statiénima
koli¢inama N in M sta med seboj nepovezani, dokler je celoten prerez v tlaku oziroma osna sila N
deluje znotraj jedra prereza (e = M/N < //6). Ko osna sila pade izven jedra prereza, se v prerezu pojavi
razpoka, ki zmanjSa dolzino tlaéne cone in obenem povzro¢i medsebojno odvisnost omenjenih
kinemati¢nih spremenljivk. V sploSnem je mogoce izpeljati izraza za osno silo V; in moment M; v
vozliscu i, ki sta sestavljena iz elasticnega dela in neelasticne korekcije zaradi razpokanosti prereza:

*

(4.12)

i

N, =ktl (u, —u; )+ N,

*

A@:ém%@1w+Mi (4.13)

kjer sta / in ¢ dolzina in debelina makroelementa, pomiki in zasuki so prikazani na sliki 4.8, k = 2E/h
pa predstavlja osno togost vzmeti, v kateri je £ elasti¢ni modul zidovja in % viSina makroelementa.
Nelinearna prispevka osne sile N;” in momenta M; lahko dolo&imo po naslednjih izrazih:

. —ktl 2 1
= o —gli+2(u,—u)T H|e|-= .
N, - o -o.li+2(u, —u,)] (|el| 6Zj (4.14)
M = a1 =G =)l 200 -u) el 11 @19
24(p,-9.)|o. - 0. 6

kjer je H(+) Heavisidova funkcija, s katero poskrbimo, da se nelinearni korekciji osne sile in momenta
vklopita, ko se v prerezu pojavi razpokanost. Analogno lahko izpeljemo tudi izraza za osno silo in
moment v vozlis¢u j. Poleg tega, da makroelement omogoca upoStevanje razpokanosti prereza
zidanega elementa, je mogoce simulirati tudi kruSenje zidakov v vogalih, ki se v zidovih pogosto
pojavi predvsem pri upogibnem obnaSanju. To se stori z dodatno korekcijo osne sile, katera temelji na
upadanju togosti vzmeti med robnim in centralnim delom ter uposStevanju omejene tla¢ne trdnosti v
vogalih elementa. Izpeljave tak$nih izrazov in manj pomembne enacbe teoreticnega ozadja programa
Tremuri presegajo okvir doktorske disertacije, zato jih ne navajamo, bralec pa si lahko ve¢ o tej
tematiki prebere v zgoraj navedenih virih.

V nadaljevanju prikazemo Se glavne enacbe za upostevanje striga v centralnem delu makroelementa.
Pre¢ni pomik w centralnega dela je sestavljen iz elastiCnega dela w,, in plasti¢nega dela - striznega
zdrsa y, kot je razvidno iz slike 4.9a. Potek precne sile v makroelementu, ki jo dolocata prispevka
trenja 7;in kohezije T, prikazujemo na sliki 4.9b.

V elastiénem obmocju precna sila naras¢a sorazmerno z relativnim pomikom centralnega dela w po
naslednji enacbi:

W, —w; +@,h) (4.16)
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kjer je G strizni modul zidovja. Ko enkrat prec¢na sila doseze maksimum trenjskega dela (7, < uN),
potem se zacne drsenje, ki ga zajamemo z notranjo spremenljivko y. Potrebno je definirati tudi
parameter a, s katerim spremljamo poskodovanost. Parameter a ima vrednost 0, dokler element ni
poskodovan, potem pa njegova vrednost in hkrati poSkodovanost makroelementa narascata do 1, ko je
dosezena tudi maksimalna nosilnost. Vrednost parametra o lahko narasc¢a tudi, ko element ze doseze
maksimalno odpornost, vendar od tedaj dalje nosilnost elementa zaradi poskodovanosti upada (angl.

softening).
Yy
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precne sile v makroelementu.

Slika 4.9: (a) Elasti¢ni in neelasti¢ni del pomika centralnega dela makroelementa ter (b) trenjski in kohezijski sil

Figure 4.9: (a) Elastic and plastic displacement in the central part of macroelement and (b) contribution of

friction and cohesion to the shear force in macroelement.

Kohezijski del pre¢ne sile T, in strizni zdrs y sta povezana v naslednjem izrazu (Gambarotta in

Lagomarsino, 1997b):
It
T =T-T, =——o
¢ 7 cha 4

(4.17)

kjer je ¢ nelinearni strizni deformacijski parameter (glej tudi poglavje 2.7.4 in sliko 2.3). Notranji

spremenljivki poskodovanosti in striznega zdrsa v vsakem koraku dolo¢imo na podlagi dveh kriterijev:

trenjskega in energijskega. Prvi kriterij trenja dolo¢a maksimum trenjskega dela strizne sile.

Glt
-1, =S =)~ L

o=l

(4.18)

V primeru, da trenjski del strizne sile preseze maksimalno dovoljeno vrednost, potem sta na voljo dve

moznosti:

o
nespremenjen ali
povecanje notranje spremenljivke y (strizni zdrs) in tudi parametra poskodovanosti a.

se disipira zaradi neelasticne deformacije materiala je enaka:

R
0 cha?

[ ]
Energijski kriterij doloca, katera od dveh moznosti se bo v danem koraku analize izvrSila. Energija, ki

povecanje notranje spremenljivke y (strizni zdrs), pri ¢emer parameter poSkodovanosti a ostane

(4.19)
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maksimalna energija, ki se lahko disipira pri doloCeni stopnji poskodovanosti, pa je izrazena s funkcijo
R(0):

lﬂ]ﬁ

L,maxazlfvichlta . a<l
20t - 2

R(a)= (4.20)

1
Efvf)chlta’ﬂ weoa>1

v kateri je f,y zaCetna strizna trdnost zidovja, f,,/¢ je maksimalna vrednost kohezijskega dela strizne sile
T, brez upostevanja osne sile, f pa je parameter, s katerim je doloCeno upadanje nosilnosti (glej
poglavje 2.7.4 in sliko 2.3) in se giblje v mejah 0 < f < 2. Ko je poSkodovanost enaka 0, v
makroelementu ne pride do disipacije energije, dokler nosilnost elementa narasca, narasca tudi
disipirana energija, po dosezeni nosilnosti pa se sipa vse manj energije.

Na podlagi zgornjih funkcij definiramo Se energijski kriterij.

1 It
@, =E, _R(a):Echaz 7’ —R(a)<0 (4.21)

V vsakem novem obteznem koraku moramo zadostiti energijskemu in trenjskemu kriteriju. V primeru,
da kateri od kriterijev ni izpolnjen to namiguje na neravnotezje parametrov, ki ga dosezemo z njihovo
spremembo. Tako iterativno pois¢emo novo stopnjo poskodovanosti a in strizni zdrs y, ki zadostita
obema kriterijema, zaradi Cesar lahko tudi strizno silo v makroelementu izrazimo z elasti¢nim delom
in korekcijo zaradi poskodovanosti ter striznega zdrsa.

«  Glt Glt
T=T=T=T,-T ZT(Mi—uj+(peh)—7y (4.22)

Makroelement ima poleg vozlis¢nih notranjih sil tudi dve notranji sili v centralnem delu
makroelementa - N, ter M., ki sledita iz ravnotezja:

N =N —N. (4.23)

e J i
M,=M;~M,+Th (4.24)

s ¢imer lahko sestavimo celotno togostno matriko za makroelement, ki je prikazana v enacbi 4.25.

Pri makroelementu v programu Tremuri je potrebno omeniti Se eno lastnost, to je zasuk elementa o, pri
katerem izgubi celotno nosilnost in se zacne obnasati kot palica, ki prenasa samo Se vertikalno
obremenitev, horizontalna obtezba pa se prerazporedi na preostale makroelemente, ki so $e ohranili
nosilnost. Tremuri dolo¢i zasuk elementa v odvisnosti od nacina prevladujocega obnasanja, mogoce pa
je nastaviti tudi mejna zasuka, pri katerih element odpove, loCeno za strizno J, in upogibno obnasanje
oy (enacbi 4.26 in 4.27).
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3D model konstrukcije

Velika prednost programa Tremuri pred ostalimi programi za analizo zidanih stavb je v tem, da
omogoca analizo celotne prostorske konstrukcije. Prostorsko modeliranje celotnih zidanih zgradb
zahteva uvedbo doloCenih predpostavk o konstrukcijskem in potresnem obnaSanju. Stene so
sestavljene iz linijskih elementov, ki prenasajo horizontalno obteZzbo, medetazne plo$¢e pa so
ploskovni elementi, ki sluzijo za prenos vertikalne obtezbe in vztrajnostnih sil na stene. Od togosti
plosce v svoji ravnini je odvisno, kako se bo na stene razporedila horizontalna obtezba. Osno togost
plos¢ se lahko poljubno modelira (toge AB plosce, leseni stropi, rebricast strop, zidani oboki, itd.), kar
omogoca, da upostevamo tudi podajne strope. Upogibno obnasanje plos¢ in odziv sten izven svoje
ravnine pa obicajno v analizi globalnega odziva konstrukcij zanemarimo, zato ju tudi v programu ni
mogoc¢e modelirati.

Globalni potresni odziv konstrukcije je mozen le, ¢e so vertikalni in horizontalni elementi med seboj
primerno povezani in se stavba obnaSa kot Skatla. Potrebno je definirati globalni koordinatni sistem
(X, Y, Z), stene pa so doloCene s koordinatami ene izmed njenih tock in kotom med osjo X in ravnino
stene (slika 4.10a). Stene so modelirane kot ekvivalenten okvir iz nelinearnih elementov, ki
predstavljajo dejansko obnasanje zidanih panelov preko ustreznih porusnih mehanizmov. Vsaka stena
je razdeljena na zidove/makroelemente in prekladne dele, ki so med seboj povezani s togimi odseki.
Opazovanja skode po potresih razkrivajo, da se poSkodbe redko pojavijo na obmocjih togih odsekov,
zaradi Cesar so deformacije na teh obmocjih sten zanemarljive v primerjavi z drugimi deli stene.
Nosilci in zidovi so modelirani z linijskimi elementi z dvemi vozlis¢i, togi deli pa so uporabljeni za
prenos stati¢nih in kinemati¢nih spremenljivk med posameznimi deli sten. Ekvivalentni okvirni model
program ustvari avtomatsko, poleg zidanih elementov, pa je mozno upostevati tudi armiranobetonske
stebre, nosilce in stene, jeklene oziroma lesene nosilce, opecne zidove s horizontalno
armiranobetonsko preklado ter jeklene vezi (slika 4.10b).
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(b) AB vezjo

Slika 4.10: (a) 3D model konstrukcije, doloc¢itev 3D in 2D vozIis¢ ter pravila za razdelitev mase (Lagomarsino et
al., 2013) in (b) moznosti za modeliranje konstrukcijskih elementov v programu Tremuri.

Figure 4.10: (a) 3D assembly of masonry walls, classification of 3D and 2D nodes and mass sharing rules
(Lagomarsino et al., 2013) and (b) options for modeling of structural elements in Tremuri.

vvvvv

globalnem koordinatnem sistemu (uy, uy, uz, @x in @y), torzijski zasuk okrog osi Z pa ni upoStevan.
Lokalna vozli§¢a posameznih zidov, v katerih se stene ne sekajo, so 2D vozlisca, kinemati¢ne koli¢ine
v njih (e, Uz, @) pa se iz njih prenesejo v globalna 3D vozlisca, s Cimer se zmanj$a celotno Stevilo
prostostnih stopenj v modelu konstrukcije, kar omogoc¢a uc¢inkovitejSo analizo obnaSanja konstrukcije
v krajSem ¢asu. Podobno velja za maso v 2D vozlis¢ih, ki se prenese na sosednja 3D vozlis¢a na isti
steni in v istem nadstropju po naslednjih pravilih:

Ly—x

My =M} +m(1 —|cos(a)|)
(4.28)

Ly—x
Ly

My =My +m(1-[sin(c)))

kjer sta m in M masi v 2D oziroma 3D vozli§¢ih, Ly pa je dolzina stavbe v smeri X.
4.5.2 Modeliranje modelnih negotovosti z metodo LHS

Modelne negotovosti v potresnem inzenirstvu obicajno upoStevamo tako, da pripravimo vec
matemati¢nih modelov, ki vsebujejo razlicne mozne kombinacije vrednosti negotovih parametrov,
vsak takSen matemati¢ni model pa predstavlja eno simulacijo (Dolsek, 2012; Celarec, 2012; Tondelli
et al., 2012). Uveljavilo se je veliko metod za generiranje vzorca vrednosti sluc¢ajnih spremenljivk, ki
jih uporabimo v posamezni simulaciji. Najbolj direktna je metoda Monte Carlo, kjer vrednosti slucajne
spremenljivke X generiramo na podlagi porazdelitvene funkcije negotovih parametrov Fiy(x). Njena
najvec¢ja pomanjkljivost je v tem, da je racunsko in ¢asovno izjemno zahtevna, saj zahteva zelo veliko
Stevilo simulacij (tudi nekaj milijonov), zato jo kljub enostavnosti redko uporabljamo. V doktorski
disertaciji smo za generiranje vrednosti slucajnih spremenljivk raje uporabili metodo stratificiranega
vzorcenja z latinsko hiperkocko (angl. Latin Hypercube Sampling - LHS), ki zahteva bistveno manj
simulacij. Stratificirano vzorcenje je v uporabi ze od leta 1979, ko so ga utemeljili McKay et al.
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(1979). Kasneje se je uveljavilo ve¢ njegovih izpeljank, od katerih smo uporabili razliico s
simuliranim ohlajanjem, ki sta jo predlagala Vofechovsky in Novak (2002 in 2003), ki omogoca
resitev pojava nezazelene korelacije med posameznimi spremenljivkami.

Pri metodi LHS za generiranje vzorca uporabimo inverzne porazdelitvene funkcije slucajnih
spremenljivk. V poglavju 2.8 so zbrani podatki o negotovih modelnih parametrih, ki smo jih
obravnavali z N,, sluCajnimi spremenljivkami X;, X,, ..., Xy~ Na podlagi Stevila modelnih
negotovosti, ki jih preiskujemo, je potrebno dolociti Stevilo razliic konstrukcijskih modelov Ny, s
katerimi zajamemo njihov vpliv. Dolsek (2009) je ugotovil, da neZelena korelacija med posameznimi
spremenljivkami prakti¢no izgine in da je vpliv na kon¢ne vrednosti parametrov potresnih zahtev
majhen, Ce je Stevilo simulacij priblizno enako ali ve¢je od dvakratnika Stevila slu¢ajnih spremenljivk
Nyar

Za dolocitev vrednosti negotovih vhodnih parametrov po metodi LHS je potrebno najprej za vsako
izmed N,, slucCajnih spremenljivk doloc€iti N, ekvidistan¢nih intervalov oziroma stratumov
(podobmodij). Vsak izmed njih ima dolzino 1/Nj,, skupaj pa predstavljajo celotno zalogo vrednosti
porazdelitvene funkcije spremenljivke X;, to je interval [0,1]. Meje posameznih intervalov dolo¢imo
po naslednjem pravilu, kar je prikazano tudi na sliki 4.11:

S i) .
4, =F; (_} i=0,..,N,,,., j=1,..N,,, (4.29)

sim

kjer je a;; spodnja meja i-tega podobmocja zaloge vrednosti porazdelitvene funkcije Fy; j-te sluCajne
spremenljivke X;. Zatem lahko izratunamo i-to vrednost x;; slucajne spremenljivke X; v teZis¢u i-tega
stratuma funkcije gostote verjetnosti po enacbi 4.30:

a; ;

I x- fy, (x)dx

5 =N [ xe sy (x)d (4.30)
[ fr (x)ax

J

kjer je fy (x) gostota verjetnosti sluajne spremenljivke X, a;.;; ter a;; pa predstavljata spodnjo in
zgornjo mejo i-tega intervala. Stevilni raziskovalci vrednosti slu¢ajnih spremenljivk po metodi LHS
dolocajo kar pri srednji verjetnosti porazdelitvene funkcije v dolo¢enem podobmocju (Dolsek, 2009;
Celarec, 2012). To je problemati¢no predvsem v repih funkcije gostote porazdelitve, kjer dobimo
prevec ekstremne vrednosti sluc¢ajnih spremenljivk, kar ima lahko vpliv tudi na kon¢ne rezultate.

Izbrane vrednosti slucajnih spremenljivk so simbolno prikazane v preglednici 4.3. Glede na opisani
postopek metode LHS je o€itno, da so vrednosti x;;, X5, ... Xnsm urejene po velikosti, kar pomeni, da je
korelacijski koeficient p med njimi enak 1 v primeru, da je tip porazdelitvenih funkcij slucajnih
spremenljivk enak, oziroma blizu vrednosti 1, ¢e imajo slucajne spremenljivke razli¢ne porazdelitvene
funkcije (Celarec, 2012). Po opisani metodologiji smo torej med slucajne spremenljivke vnesli
nezeleno soodvisnost, ¢eprav je morda v resnici med njimi sploh ni, zato izbrane vrednosti niso
primerne za dolocCitev Nj;, konstrukcijskih modelov. Pravimo, da se generirana korelacijska matrika S
ne sklada s ciljno korelacijsko matriko K v mejah zahtevane natanc¢nosti. To je lahko Se posebno
izrazit problem pri majhnih vzorcih (10-100), kjer v€asih sploh ne moremo zagotoviti dovoljSnega
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ujemanja korelacijskih matrik. Kljub temu je mogocCe ujemanje generirane in ciljne korelacijske
matrike popraviti s permutacijo elementov x;, pri ¢emer smo uporabili optimizacijski algoritem
simuliranega ohlajanja (angl. simulated annealing). Ta je bil prvi¢ uporabljen v 80-tih letih
(Kirkpatrick et al., 1983), uporabila pa sta ga tudi Vorechovsky in Novak (2003).

‘F:\';‘ (*h

k+1|
k

Sy

y aa-l./ aij
X

Slika 4.11: Dolo¢itev vrednosti vzorca slu¢ajne spremenljivke X; po metodi vzorcenja z latinsko hiperkocko.

Figure 4.11: Sampling of random variable X; according to the Latin Hypercube Sampling technique.

Preglednica 4.3: Vzorec Nj;, generiranih vrednosti N,,, slu¢ajnih spremenljivk.

Table 4.3: Sampling scheme for N;, evaluations of N, random variables.

Simulacija X; X Xovar
1 X117 X12 X INvar
2 X271 X22 X2Nvar

Nsim XNsim1 XNsim2 oo XNsivaar

Pri optimizaciji korelacijske matrike po metodi simuliranega ohlajanja je potrebno najprej definirati
mero/normo E za odstopanje med generirano in ciljno korelacijsko matriko. Uporabimo lahko normo
E,.., ki predstavlja maksimalno razliko med ¢leni matrik S in K ali normo E,,...;, s katero hkrati
zajamemo odstopanja vseh korelacijskih koeficientov v obeh korelacijskih matrikah. Obe normi, ki sta
definirani v enacbah 4.31 in 4.32, predstavljata dobro namensko funkcijo optimizacijskega problema,

ki jo lahko minimiziramo z naklju¢no permutacijo vrstnega reda elementov x; matrike v preglednici
4.3.

E,, =max|$, —K,| .. 1<i<j<N, (4.31)

max var

i=l  j=i+l

2 Nyw =1 Ny 2
Eeran =m\/ > (8 -K,) (4.32)

V zgornjih enacbah predstavljajo S; ter K;; vrednosti korelacijskih koeficientov generirane in ciljne
korelacijske matrike med sluc¢ajnima spremenljivkama X; in X}, in lahko zavzamejo le vrednosti na
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intervalu [-1,1]. Korelacijski koeficient p = -1 pomeni popolno negativno korelacijo med dvema
slucajnima spremenljivkama, p = 1, pomeni popolno pozitivno korelacijo, p = 0, pa pomeni, da sta
slucajni spremenljivki med seboj neodvisni. Obi¢ajno je zacetna vrednost norm £, ter E,,...; velika
zaradi vsiljene korelacije, preko optimizacijskega postopka simuliranega ohlajanja pa se zmanjsuje.
Optimizacijski postopek je iterativen postopek, kjer vsaka iteracija sestoji iz dveh korakov: mutacije
(angl. mutation) in selekcije (angl. selection). Mutacija predstavlja zamenjavo dveh slu¢ajno izbranih
elementov slucajne spremenljivke Xj, selekcija pa nam na podlagi izracunanih vrednosti norm
omogoc¢a izbiro med novo in staro razporeditvijo v vzorcu generiranih vrednosti slu¢ajnih
spremenljivk. V primeru, da je vrednost norme v mutaciji k+1 manj$a kot v prej$nji mutaciji Ey.; < Ej,
se tako dobljeni vzorec slucajnih spremenljivk uposteva kot izhodis¢e v naslednji iteraciji, saj je
generirana korelacijska matrika blizja ciljni. V kolikor bi kot kriterij za izbiro »primernih« mutacij
imeli samo zmanjSevanje norme E, bi se lahko »ulovili« na lokalnem minimumu, zato v drugem
koraku selekcije dodamo Se dodaten kriterij, ki omogoca, da tudi mutacije, kjer je Ei.; > Ej,
sprejmemo kot uspesne, vendar le e je slucajna spremenljivka Z pozitivna.

Z=eT -R (4.33)

V enacbi 4.33 je AE razlika med normama pred in po mutaciji E; ter Ej.;, R je enakomerno
porazdeljena slucajna spremenljivka na intervalu [0,1], 7 pa je tako imenovana temperatura, ki izhaja
iz postopnega ohlajanja kovin v metalurgiji (angl. simulated annealing), po katerem je optimizacijski
postopek tudi dobil ime. Zacetno vrednost parametra temperature 7, je potrebno nastaviti, po
dolo¢enem Stevilu mutacij N,, (npr. 1000) v vsakem koraku optimizacije pa se temperatura
postopoma zmanjsuje po enacbi 4.34:

=T f; (4.34)

kjer je fr redukcijski faktor ohlajanja, njegova priporo¢ena vrednost pa je 0.95 (Vorechovsky in
Novak, 2003). Proces optimizacije norme £ izvajamo dokler parameter 7" ne doseze dovolj nizke
vrednosti (npr. 10”) oziroma dokler odstopanje med generirano in ciljno korelacijsko matriko ni v
mejah sprejemljive natancnosti.

Rezultat optimizacijskega postopka je matrika vrednosti N, sluCajnih spremenljivk, ki jo sestavlja
Niin vektorjev x;= {Xi;, Xi2, -+ s Xivvar}> 1 =1, 2, ..., Ngn. Ta vzorec ima korelacijsko matriko S, ki se v
mejah zahtevane natancnosti ujema s ciljno korelacijsko matriko K. Vsak izmed vektorjev x;
predstavlja N, vrednosti negotovih parametrov, s katerimi opiSemo posamezen konstrukcijski model,
skupina Nj;, konstrukcijskih modelov pa predstavlja realizacijo stohasticnega modela konstrukcije, ki
nam omogoca zajem modelnih negotovosti v analizi obnasanja konstrukcije.

4.5.3 Nelinearna staticna analiza modelov z ve¢ prostostnimi stopnjami (MDOF)

Z nelinearno staticno analizo oziroma potisno analizo (angl. pushover analysis) dolo¢imo odnos med
celotno precno silo ob vpetju konstrukcije F in kontrolnim pomikom d, kar lahko prikazemo v obliki
obtezno-deformacijske krivulje oziroma krivulje potisne analize (angl. pushover curve). Pri nelinearni
statini analizi inkrementno povecujemo kontrolni pomik &, ki je obi¢ajno izbran na vrhu konstrukcije,
pri tem pa spremljamo pripadajo¢o deformacijsko obliko in poskodovanost posameznih
konstrukcijskih elementov. Konstrukcijo obremenimo s horizontalnimi silami, ki imajo prijemalis¢e v
centru mas vsake etaze, oblika teh sil pa se lahko doloci le priblizno. V okviru doktorske disertacije
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smo za to uporabili dve porazdelitvi vodoravnih sil po visini, ki sta predpisani tudi v standardu
Evrokod 8 (SIST EN 1998-1, 2005): “enakomerno” porazdelitev (angl. uniform - U) ter “modalno”
porazdelitev (angl. modal — M). V prvem primeru so vodoravne sile sorazmerne etaznim masam 7, ne
glede na visSinsko koto etaze, v primeru “modalne” razporeditve pa so vodoravne sile sorazmerne
produktu etaznih mas m, in normiranih pomikov pri prvi nihajni obliki konstrukcije. Z enacbo 4.35
lahko to zapiSemo za obe obliki razporeditve horizontalnih sil po visini:

F=m,¢ (4.35)

kjer je F, vodoravna sila za potisno analizo v e-ti etazi, m, in ¢, pa sta masa in komponenta

deformacijske oblike v e-ti etazi. Deformacijska oblika mora biti normirana in je v primeru
»enakomerne« porazdelitve sil konstantna po viSini, v primeru »modalne« porazdelitve sil pa za
obravnavane objekte lahko predpostavimo, da je sorazmerna kar prvi nihajni obliki konstrukcije.
Dodatno standard predpisuje izvedbo potisne analize v pozitivni in negativni smeri (+ in -) v dveh med
seboj pravokotnih glavnih smereh konstrukcije (X in Y), kar pomeni, da je potrebno za vsakega izmed
Njim konstrukeijskih modelov, s katerimi zajamemo modelne negotovosti, dolociti 8 potisnih krivulj z
razliénimi kombinacijami parametrov potisne analize. Tipicna oblika krivulje potisne analize zidane
konstrukcije je prikazana na sliki 4.12.
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Slika 4.12: Povezava krivulje potisne analize in karakteristi¢énih mejnih stanj poskodovanosti zidane konstrukcije
vkljuéno s tipiénimi etaznimi zasuki in pripadajo¢imi popravili (povzeto po Bosiljkov et al., 2010a).

Figure 4.12: Relationship between pushover curve, characteristic damage states, typical interstorey drifts of
masonry building including the corresponding repair actions (after Bosiljkov et al., 2010a).

Konstrukcija iz elasticnega obmocja prehaja v nelinearno obmocje, kjer nosilnost sprva Se narasca,
kasneje pa zacne upadati (obmocje mehcanja). V elasticnem obmodju, pri zelo majhnih etaznih
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zasukih, so poskodbe zanemarljive in jih lahko enostavno saniramo z uporabo epoksidnih premazov.
V nelinearnem obmocju se poskodbe konstrukcije in njenih elementov povecujejo, nastajajo tudi prve
trajne razpoke (angl. residual cracks), vendar se konstrukcijske elemente obi¢ajno Se izplaca popraviti
npr. z injektiranjem razpok ali z armirano-cementnim ometom. Pri vecjih etaznih zasukih na
padajocem delu krivulje potisne analize pa je poSkodovanost ze tako velika, da je obi¢ajno potrebno
prezidati posamezne zidove, ali pa celotno konstrukcijo enostavno podreti in nadomestiti z novo.

Na krivulji potisne analize je mogoce dolociti tudi karakteristicna mejna stanja poskodovanosti
konstrukcije. Skladno z definicijami poSkodovanosti Tomazevi¢a (2007) in Bosiljkova et al. (2010a),
ki temeljijo na eksperimentalnih raziskavah na pomanjSanih modelih zidanih stavb, smo definirali Stiri
mejna stanja celotne konstrukcije, ki so prikazana na sliki 4.13: nastanek prvih razpok, ki povzrocijo
prve spremembe v naklonu krivulje potisne analize oziroma v togosti konstrukcije (d.,, F., - DS1),
nosilnost konstrukcije (drma, Fuar - DS2), konéno mejno stanje oziroma mejno stanje blizu porusitve
(dnc, Fnc - DS3), ko nosilnost pade na 80 % nosilnosti, ter porusitev konstrukcije (dy, Fy - DS4), ko
postane njena horizontalna nosilnost zanemarljiva. Na sliki 4.13 je prikazana tudi tri-linearna
idealizacija, ki je podrobneje opisana v poglavju 4.5.3. Omenjena mejna stanja je mogoce povezati s
poskodovanostjo preko mejnih stanj poskodovanosti konstrukcije, ki so definirana z razredi
poskodovanosti 2 — 5 (Griinthal, 1998), ki opisujejo majhno, srednjo in mo¢no poSkodovanost ter
porusitev zidane konstrukcije in prevladujoce tipi¢ne poskodbe.
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Slika 4.13: Krivulja potisne analize z mejnimi stanji poSkodovanosti in njena tri-linearna idealizacija.

Figure 4.13: Pushover curve with damage states for masonry building and tri-linear idealization.

4.5.4 Pretvorba MDOF modelov na ekvivalentne SDOF modele

Osnovo za pretvorbo MDOF modelov v SDOF modele predstavlja idealizacija krivulje potisne
analize, s katero poenostavimo odnos med celotno precno silo in kontrolnim pomikom, kljub vsemu pa
se mu mora idealizacija dovolj dobro prilegati, da odraza vse bistvene lastnosti dejanskega obnaSanja
konstrukcije. Obstaja veliko nac¢inov idealizacije krivulje potisne analize, mi pa smo uporabili zelo
preprosto tri-linearno idealizacijo, ki se najpogosteje uporablja pri zidanih stavbah (Tomazevic¢, 2009)
in je prikazana na sliki 4.13. Zacetni naklon idealizirane krivulje kapacitete doloca sekantna togost pri
meji nastanka razpok, ki jo imenujemo tudi efektivna togost K,. Meja nastanka razpok sovpada s
tocko, kjer se opazno spremeni naklon izracunane krivulje potisne analize, obic¢ajno pa se predpostavi,
da se to zgodi pri dolocenem delezu nosilnosti (npr. 70 % F,...). Dodatno je potrebno definirati Se
tocko mejnega stanja blizu porusitve (dyc, Fnc), ki je dosezeno na padajocem delu ovojnice, ko
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krivulja potisne analize pade pod 80 % nosilnosti F,,,. Konéno vrednost nosilnosti na idealizirani
ovojnici F, dobimo z upoStevanjem dejstva, da imata idealizirana in dejanska konstrukcija enako
sposobnost sipanja energije, torej na podlagi enakosti povrsin pod dejansko in idealizirano ovojnico:

24
F, =K, [d — i - P ] (4.36)

kjer je K, efektivna togost, 4., pa povrsina pod krivuljo potisne analize do pomika pri konénem
mejnem stanju dyc. Padajoci del trilinearne idealizacije smo enostavno dolocili tako, da smo
elastoplasti¢ni del idealizacije linearno povezali s tocko (dy, Fy), kjer nosilnost konstrukcije pade na
zanemarljivo vrednost.

V tej disertaciji obravnavamo konstrukcijske sisteme, ki jih lahko aproksimiramo s sistemom z eno
prostostno stopnjo, zato smo po idealizaciji krivulje potisne analize dolocili karakteristike
ekvivalentnega modela z eno prostostno stopnjo. Za pretvorbo sil in pomikov iz MDOF modela v
SDOF model smo uporabili enostaven postopek s transformacijskim faktorjem /" (Fajfar, 2000):

ol o4 (4.37)
I I
pri ¢emer transformacijski faktor /" dolo¢imo po enacbi 4.38:
r=—" =S my (4.38)
e=1

kjer je m" masa ekvivalentnega SDOF modela, m, in #, pa sta masa e-te etaZze in komponenta

normirane deformacijske oblike v e-ti etazi, ki je odvisna od porazdelitve horizontalnih sil po visini.
Pri pretvorbi idealizirane krivulje potisne analize se njena oblika ohrani, merilo na oseh pa se spremeni
(Fajfar, 2000). Nihajni &as ekvivalentnega SDOF modela T lahko izra¢unamo po naslednji ena¢bi:

X *.d*
Y g (4.39)
F

y

kjer sta Fy* in dy* sila in pripadajoci pomik sistema z eno prostostno stopnjo na prelomu idealizacije iz
elasti¢nega v plasti¢ni del (slika 4.13).

4.5.5 Dolocitev potresnih zahtev na SDOF modelu z inkrementalno dinami¢no analizo

Potresne zahteve na SDOF modelu lahko dolo¢imo z uporabo neelasti¢nih spektrov odziva, vendar
takSen nadin ne omogoca eksplicitnega vrednotenja negotovosti zaradi potresne obtezbe, ki je
definirana preko izbranih akcelerogramov. Zato smo potresne zahteve na poenostavljenem SDOF
modelu dolo¢ili z inkrementalno dinamic¢no analizo (angl. incremental dynamic analysis — IDA), ki je
parametri¢na metoda za oceno odziva konstrukcij pri potresni obtezbi (Vamvatsikos in Cornell, 2002).
Sestavljena je iz serije nelinearnih dinami¢nih analiz, s katerimi izraCunamo odziv konstrukcije pri
razlicnih nivojih intenzitete obteZbe. Razli¢ne intenzitete obtezbe smo upostevali s skaliranjem
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izbranih akcelerogramov. Rezultat je krivulja IDA (slika 4.14), s katero prikazemo odnos med mero za
intenziteto (/M) in parametrom potresnih zahtev konstrukcije (EDP), ki v primeru sistema z eno
prostostno stopnjo predstavlja pomik na vrhu konstrukcije. Kot mero za intenziteto smo izbrali
maksimalni pospesek tal (angl. peak ground acceleration - PGA), saj ga je mogoce zelo enostavno
povezati z drugimi parametri potresnih zahtev v okviru metodologije PEER, npr. z maksimalnim
etaznim pospeskom (angl. peak floor acceleration — PFA), ki je osnovni parameter potresnih zahtev
pri vecini konstrukcijskih komponent, obcutljivih na pospeske (glej poglavje 4.6).

Na sliki je prikazan primer krivulje IDA na sistemu z eno prostostno stopnjo in tri-linearno ovojnico,
pri cemer smo uporabil material Aysteretic, ki omogoc€a simulacijo globalnega obnaSanja zidanih
konstrukcij. Vgrajen je v programsko okolje Opensees (PEER, 2007), s katerim smo izvajali
inkrementalne dinamicne analize z upoStevanjem negotovosti v modeliranju in v potresni obteZzbi.
Krivulja IDA vsebuje zacetno »elasticno« obmocje, v katerem je linearna, njen zacetni naklon pa je
enak ne glede na izbrani akcelerogram. Pri pomiku, kjer je definirano mejno stanje nastanka prvih
razpok se zacne nelinearno obmocje krivulje IDA, ki poteka vse do tocke, ko nastopi globalna
porusitev konstrukcije in postane krivulja IDA prakti¢no vodoravna. PrecejSna ukrivljenost krivulj
IDA je predvsem posledica majhnega nihajnega Casa zidanih stavb, vendar taksna oblika ni splo$na,
saj se glede na lastnosti potresne obtezbe lahko zgodi, da povecanje intenzitete potresa povzroci
zmanj$anje vrednosti parametra potresnega odziva (t.1. snap-back effect).
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Slika 4.14: Tipi¢na krivulja IDA SDOF modela (SDOF-IDA) z ozna¢enimi mejnimi stanji poskodovanosti.
Figure 4.14: Typical IDA curve for SDOF model (SDOF-IDA) with corresponding limit states.

Globalno porusitev konstrukcije lahko numeri¢no zajamemo le z modelom, s katerim uposStevamo
degradacijo nosilnosti. V obmo¢ju porusitve so parametri potresnih zahtev obicajno zelo obcutljivi in
nestabilni, saj Ze zelo majhno povecanje intenzitete potresa povzroCi veliko povecanje parametra
potresnih zahtev, kar v realnosti pomeni porusitev konstrukcije. Mejno intenziteto, pri kateri se to
zgodi, smo v doktorski disertaciji privzeli kot poruSitev in oznacili kot seizmi¢no kapaciteto
konstrukcije. Obicajno je prehod med »stabilnim« in »nestabilnim« delom krivulje IDA postopen in se
kaze v postopnem zmanjSevanju naklona krivulje IDA oziroma togosti konstrukcije, zato nekateri
drugi raziskovalci (npr. Kramar, 2008) za kriterij porusitve bolj konzervativno uporabljajo ze
intenziteto, pri kateri naklon krivulje IDA pade pod dolocen delez zaetne togosti (npr. 10 %). V
dolocenih primerih se lahko zgodi celo, da konstrukcija prenese tudi potrese z intenziteto ve¢jo od
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tiste, kjer smo zaznali porusitev, ¢emur pravimo »ozivitev konstrukcije«. To je posledica prekrivanja
frekvencnega sestava akcelerograma z lastno frekvenco konstrukcije (Kramar, 2008). V taks$nih
primerih je lahko za konstrukcijo manj usodna vecja intenziteta potresa, ki konstrukcijo sprva
poskoduje, kasneje pa nanjo zaradi spremenjenega nihajnega ¢asa poskodovane konstrukcije nima ve¢
vpliva. Taks$ni primeri so se pojavili zelo redko, pri dolocenih akcelerogramih, vendar smo kot
kapaciteto konstrukcije vedno upostevali minimalno intenziteto, pri kateri je prislo do porusitve.
Inkrementalno dinamic¢no analizo konstrukcije na modelu z eno prostostno stopnjo smo namre¢ izvedli
tako, da smo najprej z bisekcijo poiskali intenziteto, kjer pride do porusitve konstrukcije v okviru zelo
majhne tolerance (0.005 g), nato pa smo pri ve¢jem Stevilu vmesnih intenzitet poiskali parametre
potresnih zahtev. Ce je pri kateri izmed vmesnih intenzitet prislo do porusitve konstrukcije, je to
postala nova kapaciteta konstrukcije.

Tudi pri inkrementalnih dinami¢nih analizah SDOF modelov smo uporabili mejna stanja
poskodovanosti, ki smo jih definirali na krivulji potisne analize v poglavju 4.5.3. Na podlagi pomikov
na vrhu konstrukcije, ki povzro¢ijo doloena mejna stanja v konstrukciji v ovojnici ekvivalentnega
SDOF modela, ter na podlagi krivulj IDA smo dolo¢ili intenzitete, ki povzro¢ijo nastanek prvih razpok
(majhna poskodovanost), nosilnost konstrukcije (srednja poskodovanost), mejno stanje blizu porusitve
(velika poskodovanost) ter mejno stanje porusitve oziroma kapaciteto konstrukcije (glej sliko 4.14).

4.5.6 Pretvorba parametrov potresnih zahtev SDOF modelov na MDOF modele

Po opravljeni inkrementalni dinami¢ni analizi na sistemu z eno prostostno stopnjo, v kateri so z
razli¢nimi akcelerogrami zajete negotovosti v potresni obtezbi in preko idealiziranih ovojnic potisnih
analiz realiziranega stohasti¢nega modela tudi modelne negotovosti, je potrebno pomike na vrhu
konstrukcije pretvoriti na nivo konstrukcije (MDOF model). Pri tem pomike SDOF modela d°
enostavno pomnozimo s transformacijskim faktorjem 7

d=rI-d (4.40)

4.5.7 Odnos med mero za intenziteto in parametri potresnih zahtev P(EDP > edp|IM = im)

Globalne potresne zahteve smo izrazili s pomikom na vrhu konstrukcije. Za potrebe dolocitve izgub je
potrebno spremljati §e druge parametre potresnih zahtev MDOF modela, ki so potrebni za dolocitev
krivulj ranljivosti (glej poglavji 4.6 in 5.1.2), s katerimi definiramo zvezo med potresnimi zahtevami
in poSkodovanostjo komponent stavbe. Spremljali smo: etazne zasuke #, maksimalne pospeske etaz
(angl. peak floor acceleration - PFA) ter zasuke konstrukcijskih elementov J, ki se razlikujejo od
etaznih zasukov zaradi posebnega nacina dolocanja efektivnih viSin posameznih zidov (glej poglavje
4.5.2). Pri doloceni intenziteti potresa smo dolocili potresno zahtevo SDOF modela in jo pretvorili v
pomik na vrhu konstrukcije MDOF modela, nato pa smo pri tem pomiku na vrhu konstrukcije iz
rezultatov potisne analize dolocili etazne zasuke za vsako etazo ter pripadajoce zasuke za vse elemente
in njihovo prevladujoCe obnasanje - strizno oziroma upogibno. Maksimalen pospesek etaze e pri vsaki
vrednosti mere za intenziteto smo dolocili na poenostavljen nacin, skladno s postopkom v FEMA P-
58-1 (ATC, 2012a):

PFA,=Hp., (S,T,2,,H)-PGA ..zae=1, .., N (4.41)

9%
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kjer je PFA, maksimalni pospesek v e-ti etazi, ki se ga izraCuna s korekcijo maksimalnega pospeska
tal, ki predstavlja izbrano mero za intenziteto potresa. Korekcija Hpry. se doloci skladno z enacbo
4.42:

2 3
4 4 4
In(H =a,+al+a,S+a,—<~+a,| —=| +a.|—=| ..zaS82>21, e=1doN
( PFAe) 0 1 2 3H 4(1_[} S(Hj
(4.42)

kjer je T osnovni nihajni ¢as konstrukcije, z,/H predstavlja razmerje med koto etaze e in visino celotne
konstrukcije H, S pa je razmerje med produktom teze konstrukcije W in spektralnega pospeska pri
osnovnem nihajnem ¢asu S,(7) ter ocenjeno silo na meji elasticnosti F,. Koeficienti ay — as so odvisni
od etaznosti in tipa stavbe, v primeru stenastih konstrukcij z manj kot 9 etazami, kamor sodi vecina
zidanih konstrukcij, pa so enaki: ay = 0.66, a; = -0.15, a, = -0.084, a; = -0.26, a, = 0.57 in a5 = 0.
Postopek predpisan v FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) temelji predvsem na raziskovalnem delu Taghavija
in Mirande (2006), ki sta preuCevala potresne zahteve izrazene s pospeski etaz v razlicnih
konstrukcijah, numeri¢ne analize pa sta podprla tudi z eksperimentalno dolo¢enimi pospeski v
posameznih etazah zabeleZenih po potresih.

Ko s pomocjo zgoraj opisanega postopka dolocimo parametre potresnih zahtev pri vsaki vrednosti
mere za intenziteto im, lahko vzorec statisticno obdelamo in na podlagi predpostavljene porazdelitve
dolo¢imo tudi njene parametre. V poglavju 4.5.8 je prikazana ocena statisticnih parametrov z metodo
momentov in metodo najvecjega verjetja, pri cemer smo dolocili srednjo vrednost in varianco vzorca
izraCunanih vrednosti parametrov potresnih zahtev edp pri vsaki vrednosti mere za intenziteto im.
Tako je mogoce oceniti tudi verjetnost, da bo pri doloceni vrednosti mere za intenziteto im, parameter
potresnih zahtev zavzel oziroma presegel doloCeno vrednost — P(EDP > edp|IM = im), kar je
shemati¢no prikazano na sliki 4.15.
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Slika 4.15: (a) Krivulje SDOF-IDA z oznac¢enimi parametri potresnih zahtev pri razlicnih stopnjah intenzitete in
(b) verjetnost prekoraéitve parametra potresnih zahtev pri razli¢nih intenzitetah.

Figure 4.15: (a) SDOF-IDA curves with engineering demand parameters at various intensity levels and (b) the
probability of exceeding engineering demand parameters at various intensity levels.
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4.5.8 Ocena parametrov porazdelitvene funkcije slu¢ajnih spremenljivk

Obicajno parametrov porazdelitvene funkcije, s katerimi opiSemo slucajne spremenljivke, vnaprej ne
poznamo, vendar jih lahko ocenimo na podlagi vzorca potresnih zahtev, ki ga izraCunamo za dolo¢eno
Stevilo akcelerogramov in za doloCeno Stevilo modelov konstrukcije. V doktorski disertaciji smo
parametre porazdelitvene funkcije potresnih zahtev doloc¢ili z dvema metodama, ki spadata pod
tockovne ocene statisticnih parametrov: z metodo momentov in z metodo najvejega verjetja. V
primeru normalne oziroma lognormalne porazdelitve in v primeru dovolj velikih vzorcev, po obeh
metodah dobimo zelo podobne rezultate. Taksna ocena parametrov porazdelitvene funkcije je precej
obicajna in pogosto uporabljena pri verjetnostnih analizah konstrukcije, pojavlja pa se na ve¢ mestih v
okviru metodologije PEER, zato temu namenjamo posebno poglavje, na katerega se kasneje
sklicujemo, iz enakega razloga pa postopek prikazujemo splosno, zato velja za vzorec katerekoli
slucajne spremenljivke X.

Metoda momentov

S to metodo obi¢ajno ocenjujemo parametre porazdelitvene funkcije z enim ali dvema parametroma.
Zelimo dologiti taksne ocene parametrov, da bodo momenti sluajne spremenljivke izbrane
porazdelitve enaki iz vzorca izraCunanim ocenam teh parametrov. Prva dva momenta predstavljata
pri¢akovano vrednost in varianco slucajne spremenljivke X, ki jo lahko izracunamo iz vzorca vrednosti
(npr. Turk, 2009):

my=E[X]=X

4.43
oy =var[X]|=57 (145

Parametra, ki definirata lognormalno porazdelitev lahko nato izra¢unamo na podlagi znanih zvez med
parametri in momenti porazdelitev:

2
ol - ln(;_gﬂj
X (4.44)

- 1,
my =my -eXp _Eo-lnX

kjer sta my in o,y mediana in standardna deviacija logaritmov vrednosti slu¢ajne spremenljivke X.

Metoda najvecjega verjetja

Pri tej metodi je upostevano, da je vzorec vrednosti slu¢ajne spremenljivke X sluCajen. Verjetnost, da
se zgodi nek vzorec je odvisna od porazdelitve slucajne spremenljivke X in njenih parametrov.
Dolociti zelimo takSne parametre porazdelitve slucajne spremenljivke, da bo verjetnost, da se je zgodil
vzorec, ki ga imamo na voljo, najvecja (npr. Turk, 2009). Zato je potrebno definirati funkcijo verjetja
v odvisnosti od gostote verjetnosti fy(x) slucajne spremenljivke X:

L(’ﬁx’o-lnx)zljfx (xi) (4.45)

in poiskati tak par parametrov, pri katerem funkcija verjetja zavzame svoj maksimum. V primeru
normalne porazdelitve s to metodo dobimo enake parametre, kot z metodo momentov, torej srednjo
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. . . - 2 . . .. ..
vrednost vzorca in njegovo varianco X in Sy’, v primeru lognormalne porazdelitve, pa funkcija verjetja
zavzame svoj maksimum pri vrednostih parametrov:

m, =exp(Ay)

1< (4.46)
aliX :; E ln(x,, —/1X)
i=1

kjer je Ay srednja vrednost naravnih logaritmov slucajne spremenljivke X, n pa Stevilo vrednosti v
VZorcu.

Ay = %Z In x, (4.47)
i=1

4.6 Analiza poSkodovanosti komponent zidane stavbe

Analiza poskodovanosti poteka na dveh nivojih: globalnem in lokalnem. Na globalnem nivoju, ki je
predstavljen v poglavju 4.7, vrednotimo poskodovanost konstrukcije kot celote in njeno (ne)zmoznost
prenaSanja razlicnih tipov obremenitve. Podobno velja za lokalni nivo, le da tu vrednotimo posamezne
komponente zgradbe, bodisi konstrukcijske bodisi nekonstrukcijske (okna, predelne stene, strope, itd.).

Cilj analize poskodovanosti je vzpostavitev zveze med poSkodovanostjo celotne
konstrukcije/komponente in parametri potresnih zahtev. Obicajno se pri tem najprej definira mejna
stanja konstrukcije/komponent, nato pa se na podlagi analize obnasanja konstrukcije dolo¢i pogojno
verjetnost P(DS > ds|EDP = edp), da bo pri doloCeni vrednosti parametra potresnih zahtev edp
poskodovanost konstrukcije/komponente presegla posSkodovanost pri doloCenem mejnem stanju
poskodovanosti ds. Pogojna verjetnost P(DS > ds|EDP = edp) predstavlja t.i. funkcijo ranljivosti (angl.
fragility function), ki jo je mogoce prikazati tudi grafi¢no v obliki krivulje ranljivosti (angl. fragility
curve). Pri tem je potrebno opozoriti, da v strokovni literaturi pogosto enacijo oba izraza in ju
uporabljajo v obeh primerih, ko se poSkodovanost nanasa bodisi na celotno zgradbo bodisi na
posamezno komponento.

Obstaja ve¢ nivojev dolocanja funkcij ranljivosti (ATC, 2012a). Najbolj nezanesljive in pogosto
subjektivne so krivulje ranljivosti, ki so dolo¢ene na podlagi mnenja strokovnjakov, sledijo krivulje
ranljivosti, ki so dolocene s pomoc¢jo numeri¢nih simulacij obnaSanja komponent na mikro nivoju, za
najbolj verodostojne pa veljajo krivulje ranljivosti, ki temeljijo na eksperimentalnih podatkih. Na
enega izmed nasStetih nacinov so bile dolocene tudi funkcije ranljivosti za komponente, ki so bile
uporabljene v doktorski disertaciji in so prikazane v preglednici 4.4. V preglednici lo¢imo
konstrukcijske in nekonstrukcijske komponente, za vsako izmed njih pa podajamo tipi¢no enoto za
dolocanje koliin ter parameter potresnih zahtev. Kot ze reCeno, sta najpogosteje uporabljena
parametra potresnih zahtev etazni zasuk /DR ter maksimalni etazni pospeSek PFA. Pri vsaki izmed
komponent je definirano tudi razli¢no Stevilo mejnih stanj poskodovanosti, s katerimi opiSemo razvoj
poskodb v izbrani komponenti, pri vsakem mejnem stanju poskodovanosti pa sta poleg opisa tipi¢nih
poskodb podana Se parametra porazdelitvene funkcije, ki dolo¢ata funkcijo ranljivosti. Vec¢ina funkcij
ranljivosti je bila dolo¢enih med razvojem metodologije za oceno potresnega tveganja, najnovejsa
dognanja pa so zdruzena v dokumentu FEMA-P-58-1 (ATC, 2012a) in programskem orodju PACT II
(Naeim in Hagie, 2013). Potrebno je Se enkrat poudariti, da so nekateri podatki o funkcijah ranljivosti
manj zanesljivi, saj temeljijo na subjektivnih mnenjih strokovnjakov, vendar trenutno boljsih podatkov
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ni na voljo (npr. dimnik). Po drugi strani podatki za okna sicer temeljijo na eksperimentalnih
raziskavah komponent, vendar so vrednosti etaznih zasukov, kjer pride do resnih poskodb izjemno
visoke (3.2 % in 3.6 %), zaradi Cesar v vecCini implementacij metodologije ne prispevajo veliko k
izgubam (npr. Bradley, 2009; Aslani, 2005). Trenutno je metodologija za oceno potresnega tveganja
ze precej dobro razvita, vendar bo potrebno v prihodnje veliko raziskovalnega dela nameniti
izboljsanju njenih gradnikov, kamor zagotovo sodijo tudi funkcije ranljivosti komponent.

V nadaljevanju prikazujemo postopek dolocanja krivulj ranljivosti na podlagi eksperimentalnih
podatkov za zidane konstrukcijske elemente, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu. Glavni
koraki za dolocanje krivulj ranljivosti na nivoju komponente, ki so podrobneje opisani v naslednjih
podpoglavjih, so:

e definicija mejnih stanj na nivoju zidanih elementov

e vzpostavitev baze eksperimentalnih podatkov

e matematicna dolocitev krivulj ranljivosti (porazdelitvena funkcija)

e ocena verjetnosti pojava dolo¢enega mejnega stanja v odvisnosti od parametra potresnih zahtev
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Preglednica 4.4: Baza upostevanih funkcij ranljivosti za konstrukcijske in nekonstrukcijske komponente pri razli¢nih mejnih stanjih poskodovanosti vklju¢no z opisom poskodb.

Table 4.4: The database of considered fragility functions for structural and nonstructural components at various damage states including the description of damage.

Tip | # | Komponenta Opis Enota | DS Poskodovanost EDP | Porazdelitev | pgpp | COV Vir
o o . DS1 | Majhne lasaste razpoke v zidovih in zakljucnih slojih (omet) 0.113 | 0.26 | Podatkovna baza
« Zidovi Zidovi s striznim 2 - — - - - IDR . .
! . . m DS2 | Pojav trajnih diagonalfunknih razpok z debelino manjso od 0.2 mm o Lognormalna | 0.292 | 0.47 (glej poglavje
2 strig obnasanjem _ (%)
v/ DS3 | Siroke diagonalne razpoke (1 - 10 mm), drobljenje zidakov vzdolz tla¢ne diagonale 0.408 | 0.57 4.6.3)
§ L L o DS1 | Majhne horizontalne upogibne razpok na delih zidov v nategu 0.045 | 0.50 | Podatkovna baza
g Zidovi Zidovi z upogibnim 2 — - - —— » - IDR . .
g |2 . . m DS2 | Stevilne trajne upogibne razpoke, blago krusenje zidakov na tlatenem delu zidu o Lognormalna | 0.325 | 0.52 (glej poglavje
upogib obnasanjem (%)
DS3 | Veliko poskodb na tlaenih vogalih zidov zaradi drobljenja zidakov 0.718 | 0.47 4.6.3)
Predel Mavéno kartonske plosée DS1 | Majhna poskodovanost in manj$e razpoke v mavénih plos¢ah DR 0.21 0.60
redelne o
3 stene na kovinski m’ DS2 | Velike razpoke v plos¢ah, brez poskodb nosilne konstrukcije %) Lognormalna | 0.71 0.45 ATC (2012a)
podkonstrukeiji DS3 | Poskodovanost kovinskega okvirja in nosilne konstrukcije 1.20 0.45
# oken DS1 Majhne poékodbe okenskih okvirov IDR 1.60 0.29 Taghavi in
4 Okna Zunanja okna (1.4m x| DS2 | Pokanje steklenih §ip %) Lognormalna | 3.20 0.29 | Miranda (2003),
0 .
L.4m) | DS3 | Mogne poskodbe okvirja in izpadanje steklenih ip iz okvirja 3.60 | 0.27 Aslani (2005)
s Dimmnik Zidani dimik Schiedel m DS1 | Majhne po§k0(.ibe in razpok.e v .dimniku PFAl Lognormalna 035 | 0.60 ATC (2012a)
z enojno tuljavo DS2 | Prelom dela ali celotnega dimnika (8 0.50 | 0.60
6 Str‘eA§Ha Bobrovec, ) ) DSI1 | Majhna poskodovanost, izpadanje posameznih stre$nikov PFA Lognormalna 0.40 | 0.30 ATC (20122)
kritina naklon do 45 DS2 | Vegji del strehe je poskodovan (8) 0.50 | 0.30
% 7 | Zatrepni zid Nearmiran in nepovezan| . DS1 | Srednja poskodovanost, trajne razpoke $ir§e od 2 mm PFA Lognormalna 0.20 | 0.60 ATC (2012a)
B zatrepni zid DS2 | Prevrnitev in izpad iz svoje ravnine dela ali celotnega zatrepnega zidu (8 0.40 | 0.60
£ i . DSI | Majhna poskodovanost, zvijanje Zic, nekaj panelov pade na tla (cca 5%) 0.27 | 0.40 i
g g Spusceni Akusticni strop ? DS2 | Srednia podkod ‘kodb Tne k ciio. zoad . 30 % PFA Loenormalna | 0.65 050 Aslani (2005),
2 siten AT rednja poskodovanost, poskodbe nosilne konstrukcije, izpad panelov (cca. 0) (@ g 5 c Ramirez (2009)
Z DS3 | Celoten strop se porusi ali zvije (blizu porusitve) 1.28 | 0.55
9 Stfeinik 1n Raéunal'niéka noprema / ) DS1 Nepritrj ega eﬁlekEronskﬁa (')pre.ma zla mizi (raCunalnik, monitor ter serverji) se PFA Lognormalna | 1.00 0.50 ATC (2012a),
racunalniki in serverji etazo ob prevrnitvi poskoduje in ni ve¢ uporabna. (2) Bradley (2009)
Druge DS1 | Majhna poskodovanost 0.40 | 0.50 HAZUS
komponente | Vertikalne instalacije, / DS2 | Srednja poskodovanost IDR 0.80 | 0.50
10 o re . e . Lognormalna (NIBS, 2009),
obcutljive na | prezracevalni jaski etazo | DS3 | Mog&na poskodovanost (%) 2.50 0.50 Aslani (2005)
zasuk DS4 | Porusitev 500 | 0.50
Druge Pozarna zascita 51 | Majhna poSkodovanost 02 0.9 HAZUS
komponente L / DS2 | Srednja poskodovanost PFA 0.50 | 0.60
11 obéutliive na ogrevalni sistemi, ctaso - - (@) Lognormalna (NIBS, 2009),
J o &rpalke, itd. DS3 | Mo¢na poskodovanost g 1.00 | 0.60 Aslani (2005)
pospeske DS4 | Porusitev 2.00 | 0.60
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4.6.1 Definicija mejnih stanj na nivoju zidanih elementov

Za dolocitev krivulj ranljivosti je potrebno najprej definirati mejna stanja, ki dolocajo stopnjo
poskodovanosti, povezemo pa jih tudi z ustreznimi sanacijskimi deli za popravilo poskodovanega
elementa in pripadajo¢imi stroski. Mitrani-Reiser et al. (2006) so mejna stanja posSkodovanosti
konstrukcijskih elementov definirali z majhno, srednjo in mo¢no poskodovanostjo, in jih povezali s
popravili za vzpostavitev njihove prvotne odpornosti: injektiranje z epoksidno smolo, obbetoniranjem
in zamenjavo konstrukcijskega elementa. Skladno z ugotovitvami Tomazevica (2007), ki mejna stanja
poveZe s stopnjo poskodovanosti po evropski makroseizmicni lestvici (Griinthal, 1998), ter Bosiljkova
et al. (2010) smo v doktorski disertaciji definirali tri karakteristicna mejna stanja zidanih elementov:
mejo nastanka razpok, mejo najvecje nosilnosti in kon¢no mejno stanje blizu porusitve.

Na sliki 4.16a je prikazan odnos med silo in pomikom v zidu s prevladujocim striznim obnasanjem ter
ovojnica odnosa sila-pomik. Na sliki 4.16b je prikazana ovojnica odnosa sila-pomik v brezdimenzijski
obliki z zasukom zidanega elementa J, ki predstavlja razmerje med vodoravnim pomikom d na vrhu
preizkusanca ter njegovo visino 4. Prikazana je tudi enostavna elasto-plasti¢na idealizirana krivulja, ki
je dolocena skladno s pravili, opisanimi v poglavju 4.5.4. Prikazane so Se karakteristicne tocke na
ovojnici, ki so v pomo¢ pri definiciji mejnih stanj v zidanem preizkuSancu: tocka, kjer idealizirana
krivulja seka ovojnico pri 70 % nosilnosti oziroma meja nastanka razpok (J.,, H,.,); meja elasti¢nosti,
kjer pride do preloma v elastoplasti¢ni idealizirani krivulji (d,, H,); meja najve¢je nosilnosti zidu
(Otmars Huax) ter toCka konCnega mejnega stanja blizu porusitve, kjer nosilnost pade pod 80 %
maksimalne nosilnosti (d,, H,,).

300F 300t
200 F 200
100} 100 |
g
=2 0 L
< 0
-100 -100
Ovojnica
-200 ¢ -200 Idealizacija |
Histereza 0 (Jer, Her) O (Sttmar, Hmax)
2300 Ovojnica {  -300 | w (dy, Hy) & (S, Ho)
-12-10 -8 -6 4 2 0 2 4 6 8 10 12 0.5 -04 -03 02 01 0 01 02 03 04 05
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Slika 4.16: (a) Odvisnost med vodoravno silo H in pomikom d na vrhu zidanega preizkuSanca s prevladujo¢im
striznim obnasanjem ter ovojnica odnosa sila — pomik; (b) idealizacija eksperimentalno doloc¢ene krivulje
odpornosti z idealizirano krivuljo vkljuéno s karakteristi¢nimi to¢kami.

Figure 4.16: (a) Force-displacement (H-d) relationship and corresponding envelope of a shear-sensitive masonry
specimen, and (b) idealized force-displacement envelope of experimentally obtained hysteresis envelope
including characteristic points.

Mejno stanje razpok — majhna poskodovanost (DS1)

Prve razpoke v zidanih elementih iz opecnih votlakov se obi¢ajno pojavijo zelo hitro, pri zelo majhnih
zasukih elementa (slika 4.17a). Velikokrat se v preizkusSancih, kjer prevladuje upogibno obnasanje,
zaradi obojestranske vpetosti pojavijo majhne, lasaste horizontalne razpoke ob vpetju na tisti strani
elementa, ki je v nategu. V primeru striznega obnasanja se pojavijo komaj vidne strizne razpoke v
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sredini zidu in se kasneje Sirijo proti vogalom. Nastanek prvih razpok v elementu se jasno pokaze v
ovojnici histerezne zanke, saj ga spremlja spremenjeni naklon odnosa med silo in pomikom oziroma
sprememba v togosti elementa. Taks$ne zaCetne razpoke ne predstavljajo velike nevarnosti za element
in konstrukcijo in se jih da razmeroma enostavno popraviti. V vecini porocil zZal ne belezijo zasuka, pri
katerem pride do nastanka prvih razpok, zato smo ob pomanjkanju tega podatka za nastanek prvih
razpok privzeli zasuk elementa na meji elasti¢nosti, kjer pride do preloma v elastoplasti¢ni idealizaciji
ovojnice histerezne zanke. V vecini primerov je ta zasuk zelo podoben zasuku pri 70 % maksimalne
nosilnosti, kjer se obi¢ajno predpostavlja, da nastanejo prve poskodbe.

Mejno stanje nosilnosti — srednja poskodovanost (DS2)

Pri dosezeni nosilnosti elementa H,,, je poSkodovanost v elementu Ze takSna, da zaCne nosilnost
upadati. Pri elementu, kjer prevladuje strizno obnaSanje se pojavijo prve vecje diagonalne razpoke,
vendar imajo te razpoke Se vedno debelino manj$o od 0.2 mm (Tomazevi¢, 2007). Podobno velja za
element s prevladujo¢im upogibnim obnasanjem, kjer se pojavijo Stevilne upogibne razpoke ob vpetju
z majhno debelino, v manjSem obsegu pa se lahko Ze pojavi pokanje zidakov v tlaCenem vogalu.
Poskodovanost je e vedno tako majhna, da jo je smiselno popraviti (slika 4.17b).

Mejno stanje blizu porusitve — mo¢na poskodovanost (DS3)

Ko nosilnost elementa upade pod 80 % nosilnosti H,,,,, se v elementu Ze pojavijo vecje poskodbe
(slika 4.17c). V elementih s striznim obnasanjem, se pojavi veliko diagonalnih razpok, ki imajo
debelino med 1 mm in 10 mm, lahko se pojavi tudi drobljenje zidakov vzdolz tlatene diagonale. V
elementih, kjer prevladuje upogib, se podobno pojavijo razpoke z vecjo debelino, v vogalih pa se
praviloma zgodi tlacna poruSitev zidakov. V primeru upogibnega obnaSanja elementa se pogosto
zgodi, da nosilnost preizkusSanca sploh ne upade pod 80 %, Ceprav preizkuSance preverjajo pri zelo
velikih zasukih elementa (> 2 %). Pri dolo¢anju mejnih stanj in karakteristi¢nih zasukov se je potrebno
ves Cas zavedati, da vsak eksperiment na zidanem preizkusancu, ki ga izvedejo v kontroliranih
laboratorijskih pogojih, predstavlja samo idealiziran priblizek obnaSanja zidu v konstrukciji med
potresom. V realnosti so stanje materiala, obtezba in njen ¢asovni potek ter robni pogoji v zidovih
precej drugaéni kot v laboratoriju, posledi¢no pa je lahko tudi obnaSanje zidov drugac¢no kot v
eksperimentih, kjer omejitev pogosto predstavlja laboratorijska oprema (npr. dosezen maksimalni hod
bata). V taksnih primerih smo za kon¢no mejno stanje uporabili maksimalni zasuk, do katerega je bil
preizkusanec testiran. V tem mejnem stanju nastopi mo¢na poskodovanost, ki je v veliko primerih $e
popravljiva, vendar je vprasljivo, e je sanacija ekonomsko upravicena.

Mejno stanje porusitve (DS4)

S tem mejnim stanjem opiSemo element, ki je tik pred porusitvijo, ali pa je Ze poruSen do te mere, da
je njegova nosilnost na horizontalno obtezbo zanemarljiva (slika 4.17d). Obi¢ajno se v elementu
pojavijo strizne diagonalne razpoke vecje od 10 mm, drobljenje zidakov vzdolz diagonal in vogalu
zidu, ki je v tlaku. Posledi¢no nosilnost elementa moc¢no upade. Velikokrat pri eksperimentalnem
preizkusanju zidanih elementov eksperiment koncajo predno se pojavi porusitev, saj obstaja velika
nevarnost poskodb obcutljive laboratorijske opreme, pri elementih, kjer prevladuje upogibno
obnasanje elementa, pa se pogosto zgodi, da je deformacijska kapaciteta zidu vecja od maksimalnega
pomika bata. Zaradi omenjenih razlogov je dolocitev zasuka, pri katerem pride do porusitve elementa
zelo nezanesljiva zaradi pomanjkanja uporabnih podatkov in podvrzena Stevilnim negotovostim, zato
je v okviru podatkovne baze in dolocanja krivulj ranljivosti nismo dolocali.
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(b)

(d)

Slika 4.17: Poskodovanost pri razli¢nih mejnih stanjih poSkodovanosti zidanega preizkuSanca: (a) nastanek prvih
razpok, (b) doseZena nosilnost elementa (c) mejno stanje blizu porusitve ob padcu nosilnosti na 80 % H,,,, in (d)
porusitev elementa (Tomazevic et al., 2009).

Figure 4.17: Damage at various damage states for masonry specimen: (a) first cracks, (b) maximum base shear,
(c) near-collapse limit state at 80 % of H,,,, and (d) collapse of the specimen (Tomazevi¢ et al., 2009).

4.6.2 Podatkovna baza eksperimentalnih rezultatov

Dolocanje verjetnosti prekoracitve nekega mejnega stanja zahteva zbiranje informacij o mejnih
zasukih zidov, kjer nastopi izbrano mejno stanje. Najbolje bi bilo, ¢e bi lahko te informacije dobili
direktno iz stavb, ki so bile poskodovane med potresi razlicnih intenzitet, vendar je to prakti¢no
nemogoce izmeriti. Najboljsi priblizek obnaSanja zidanih elementov med potresi je njegova simulacija
v laboratoriju, zato smo v obliki podatkovne baze zbrali podatke o preiskavah na zidanih
preizkuSancih, ki smo jih pridobili iz ve¢ raziskovalnih centrov po Evropi: Zavod za Gradbenistvo v
Ljubljani (Bosiljkov et al., 2004; Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006; Tomazevi¢ et al., 2009), Tehnicna
univerza v Dortmundu (Otes in Léring, 2003), Tehniéna univerza v Miinchnu (Zilch et al., 2008)),
Univerza v Kasselu (Fehling et al., 2007) in v raziskovalnem centru EUCENTRE iz Pavije (Magenes
et al., 2008).

V podatkovno bazo smo vkljucili 69 preizkuSancev iz ope¢nih votlakov ter 27 preizkuSancev iz
zidakov iz kalcijevega silikata. Spremljali smo pogoje preizkuSanja (vpetost ter nivo osne sile v
elementu), splo$ne lastnosti preizkuSanca (geometrija, prisotnost armature, prisotnost AB vezi),
lastnosti  zidakov (tip, tlatna trdnost), lastnosti malte (tip, tla¢na trdnost, zapolnjenost reg) ter
materialne karakteristike zidovja (tla¢na trdnost, zaletna strizna trdnost, natezna trdnost, elasti¢ni
modul ter strizni modul). Pri vsakem preizkuSancu smo belezili zasuke, ki so privedli do nastanka
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prvih razpok, njegove nosilnosti ter mejnega stanja blizu porusitve. Podatkovna baza je v celoti na
voljo na prilozenem CD-ju, v tem poglavju pa se osredotoCamo predvsem na zasuke elementov iz
opecnih votlakov pri razli¢nih mejnih stanjih.

Prvoten namen vzpostavitve baze podatkov je bil razviti empiricen izraz za odvisnost mejnih zasukov
zidanih elementov od osne obremenitve, trdnostnih parametrov, tipa zidovja in malte ter geometrije
zidu. Kasneje se je izkazalo, da v Stevilnih primerih iz porocil o izvedenih eksperimentih manjkajo
nekateri podatki o materialnih lastnostih zidov, zasuki pri nastanku razpok in v obmocju blizu
porusitve pa niso zabelezeni. Dodatno tezavo predstavlja dejstvo, da zelijo pri veCini eksperimentov,
raziskovalci s ¢im manjSim Stevilom preizkusancev, preiskati ¢im veC parametrov naenkrat, kar je
razumljivo zaradi drage izvedbe eksperimentov, vendar je zato tezko najti sistemati¢no Studijo, kjer bi
preiskovali samo vpliv enega parametra na doloCeno kolicino, kar bi omogocilo izpeljavo bolj
verodostojnih empiri¢nih izrazov.

V preglednici 4.5 so prikazani osnovni podatki 63 preizkuSancev iz opec¢nih votlakov, vklju¢no z
geometrijo zidov, tipom malte, zapolnjenostjo vertikalnih reg ter robnimi pogoji. Prikazujemo samo
primere nepovezanega in nearmiranega zidovja iz opecnih votlakov. Vsi zidaki sodijo v drugo skupino
zidakov po Evrokodu 6 (SIST EN 1996, 2006), kar pomeni, da vsebujejo med 25 in 55 % navpicnih
lukenj. V bazo so vkljuceni zidovi debeline med 0.17 m in 0.37 m, pri ¢emer ima najve¢ zidov
debelino 0.30 m. Dolzine zidov so med 1.0 m in 2.7 m, viSine zidov pa so med 1.5 m in 2.5 m.
Priblizno polovica zidov je bila med preizkusanjem polno vpeta zgoraj in spodaj, preostali zidovi so
bili preizkuseni z enim prostim robom kot konzole. V bazi podatkov je bila tretjina zidov sezidanih s
tankoslojno malto, dve tretjini zidov z malto za splo$no uporabo, zgolj en zid pa je bil narejen iz lahke
malte. Pestra je bila tudi izvedba vertikalnih reg, ki so bile bodisi zapolnjene z malto po celotni Sirini
bodisi le delno (maltni Zep). V nekaterih primerih so zidaki omogocali izvedbo stika na pero in utor, v
drugih pa so bile vertikalne rege popolnoma nezapolnjene z malto.

V preglednici 4.6 so povzeti pomembnejsi parametri, ki smo jih zbrali v podatkovni bazi. Razmerje
med viSino elementa 4 in njegovo dolzino / doloca vitkost elementa, pri ¢emer pri bolj vitkih
elementih obicajno prevladuje upogibno obnasanje, pri daljSih zidovih pa strizno. V podatkovni bazi
so razvr§Ceni elementi, katerih razmerje 4/l se giblje med 0.7 in 2.5. Na odziv zidanih elementov
moc¢no vpliva tudi stopnja tlaéne napetosti oy, ki se pri elementih, zbranih v podatkovni bazi, giblje
med 0.03 in 0.39 tlacne trdnosti f;. Prikazane so tudi eksperimentalno dolocene vrednosti materialnih
karakteristik f;, f;,, G in E, ¢e so bile v porocilu navedene. Ponekod so raziskovalci vzporedno z glavno
preiskavo zidov v horizontalni smeri, dodatno preiskali preizkusance enakega tipa in tako dobili tudi
materialne karakteristike za doloCen tip zidakov in zidu, vendar tega Zal niso storili pri vseh
preizkusSancih.

Pri vsakem izmed preizkuSancev smo dolocili tudi na kakSen nain se je porusil, pri ¢emer smo
upostevali naslednje kriterije: zaporedje nastajanja in tip posSkodb iz priloZzene fotodokumentacije in
opisa v porocilu, oblika histerezne zanke in sipanje energije ter absolutna kapaciteta pomika. Na
njihovi podlagi smo dolocili ali je bila porusitev strizna (diagonalne razpoke, Siroke histerezne zanke z
veliko sipanja energije in majhno kapaciteto pomika), upogibna (upogibne razpoke, drobljenje zidakov
na robu, S — histerezna zanka z manj sipanja energije in velika kapaciteta pomika) ali pa kombinirana.
Pri kombiniranih porusitvah smo dolocili ali je prevladoval upogibni ali strizni mehanizem, pri
dolocenih preizkusancih pa smo porusitev razvrstili kot dvomljivo, saj ni bilo mogoce jasno dolociti
prevladujocega mehanizma. Upogibno se je porusilo 23 preizkusancev v bazi, strizno 35, pri petih
preizkusancih pa je bil tip porusitve dvomljiv.
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Preglednica 4.5: Osnovni podatki preizkusancev iz opecnih votlakov, ki so vklju¢eni v podatkovno bazo.

Table 4.5: The properties of hollow clay masonry specimens used in the database.

# Oznaka Vir Vsie;ﬁst Tip malte Vezteilgtlne (I;) (nll) (Ii;)
1 CLO03 Magenes et al., 2008 Polna Tankoslojna  Nezapolnjene  0.37 1.00 2.50
2 CL04 Magenes et al., 2008 Polna Splosna Zapolnjene 0.30 2.50 2.60
3  CLOS Magenes et al., 2008 Polna Splosna Zapolnjene 0.30 2.50 2.60
4 CL06 Magenes et al., 2008 Polna Splosna Zapolnjene 0.30 1.25 2.60
5 CLO07 Magenes et al., 2008 Polna Splosna Pero in utor 0.30 1.25 2.60
6 CLO8 Magenes et al., 2008 Polna Splosna Pero in utor 0.30 2.50 2.60
7 CL09 Magenes et al., 2008 Polna Tankoslojna Pero in utor 0.30 1.25 2.60
8 CL10 Magenes et al., 2008 Polna Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 2.60
9 Zidl Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
10 Zid2 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
11 Zid3 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
12 Zid4 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
13 Zid5 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
14 Zido Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
15 Zid7 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
16 Zid 8 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
17 Zid9 Tomazevic et al., 2009 Konzola  Tankoslojna Pero in utor 0.30 2.50 1.75
18 BNLI1 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.51
19 BNL2 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.51
20 BNL3 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.52
21 BNL4 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.51
22 BNLS Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.51
23 BNL6 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 1.03 1.51
24 BGL1 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Nezapolnjene  0.30 0.99 1.51
25 BGL2 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Nezapolnjene  0.30 0.99 1.51
26 BGL3 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Nezapolnjene  0.30 0.99 1.51
27 BPLI1 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.51
28 BPL2 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.51
29 BPL3 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.51
30 BWLI Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.52
31 BWL2 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.51
32 BWL3 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Maltni zep 0.30 0.99 1.51
33 BZL1 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Pero in utor 0.30 0.99 1.51
34 BZL2 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Pero in utor 0.30 0.99 1.51
35 BZL3 Bosiljkov et al., 2004 Konzola Splosna Pero in utor 0.30 0.99 1.51
36 BNW1 Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 2.57 1.75
37 BNW2 Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 2.57 1.75
38 BNW3 Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Splosna Zapolnjene 0.30 2.58 1.75
39 BZWI1 Bosiljkov in Tomazevic, 2006 Konzola Splosna Pero in utor 0.30 2.48 1.75
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Preglednica 4.5 (nadaljevanje): Osnovni podatki preizkuSancev iz opeénih votlakov iz podatkovne baze.

Table 4.5 (continued): The properties of hollow clay masonry specimens used in the database.

Vpetost . Vertikalne t / h
# Oznaka Vir 5 idu Tip malte rege (m) (m) (m)
40 BZW2 Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Lahka Pero in utor 0.30 2.48 1.75
41 BTW Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Splosna Maltni Zep 0.25 2.36 1.60
42 BSW Bosiljkov in Tomazevi¢, 2006 Konzola Splosna Zapolnjene 0.17 2.71 1.82
43 Clay01 Zilch et al., 2008 Polna Tankoslojna Pero in utor 0.18 1.50 2.50
44 1 Fehling et al., 2007 Polna Splosna / 0.18 2.20 2.50
45 3 Fehling et al., 2007 Polna Splosna / 0.18 2.20 2.50
46 4 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 2.20 2.50
47 5 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 2.20 2.50
48 6 Fehling et al., 2007 Polna Splosna / 0.18 2.20 2.50
49 7 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 1.10 2.50
50 8 Fehling et al., 2007 Polna Splosna / 0.18 1.10 2.50
51 9 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 2.20 2.50
52 10 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 2.20 2.50
53 11 Fehling et al., 2007 Polna Splosna / 0.18 2.20 2.50
54 12 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 1.10 2.50
55 13 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 1.10 2.50
56 14 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 1.10 2.50
57 15 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.18 2.20 2.50
58 23 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.30 2.00 2.50
59 24 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.30 2.00 2.50
60 25 Fehling et al., 2007 Polna Tankoslojna / 0.30 2.00 2.50
61 V6 Otes in Loring, 2003 Polna Splosna / 0.18 1.25 2.50
62 V8 Otes in Loring, 2003 Polna Splosna / 0.18 2.50 2.50
63 VIl Otes in Loring, 2003 Konzola Splosna / 0.18 2.50 2.50

Oznaka / pomeni, da v porocilu ni bilo podatka.

Skladno z zgoraj definiranimi mejnimi stanji, so v preglednici 4.6 prikazani tudi mejni zasuki
elementov, ki povzro¢ijo nastanek razlicno mocnih poSkodb. V primeru preizkusancev, kjer je
prevladovalo strizno obnaSanje so se prve razpoke pojavile pri zasukih elementov med 0.056 % in
0.176 %, pri tistih z upogibno porusitvijo pa $e celo pri manjsih zasukih med 0.024 % in 0.152 %.
MocnejSe razpoke, ki sovpadajo z dosezenim mejnim stanjem nosilnosti elementa so se pri
preizkuSancih s striznim obnaSanjem pojavile pri zasukih med 0.108 % in 0.66 %, pri tistih z upogibno
porusitvijo pa pri zasukih med 0.114 % in 0.80 %. Velike poskodbe, ki jih povezemo z mejnim
stanjem blizu porusitve, kjer nosilnost elementa upade pod 80 % nosilnosti, so se pri elementih s
striznim obnaSanjem pojavile pri zasukih med 0.108 % in 1.00 %, pri tistih z upogibnim obnasanjem
pa pri zasukih med 0.34 % in 1.95 %. Veliki razponi v mejnih zasukih kazejo na veliko razprSenost
mejnih zasukov elementov pri razlicnih mejnih stanjih, glede na sorazmerno majhno Stevilo

preizkusancev v bazi pa je tezko oceniti kateri izmed parametrov najbolj vpliva nanjo.
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Preglednica 4.6: Lastnosti preizkusancev iz opecnih votlakov, ki so vkljuceni v bazi, in pripadajoc¢i mejni zasuki.

Table 4.6: The characteristics of hollow clay masonry specimens used in the database and the corresponding
limit state drifts.

Geometrija Obtezba Materialne karakteristike Mejni zasuki preizkuSancev
P om0 M s P ok Opy ar TP gl O G
1 CLO3 037 1.00 250 25 0.03 / / / / Upogib 0.024 0.24 1.46
2 CL04 030 250 2.60 1.0 0.09 8.00 0.28 / 5905 Strig 0.097 0.21 0.35
3 CLO5 030 250 260 1.0 0.09 8.00 0.28 / 5905 Strig 0.110 0.19  0.21
4 CLO6 030 125 260 2.1 0.06  8.00 0.28 / 5905 Upogib 0.076  0.38 1.95
5 CLO7 030 125 2.60 2.1 0.09 570 / / 3213 Strig 0.097  0.18 0.26
6 CLO8 0.30 2.50 260 1.0 0.12 570 / / 3213 Strig 0.150 026  0.49
7 CL09 030 125 2.60 2.1 0.11 470 / / 3874 Strig 0.113  0.21 0.23
8 CL10 0.30 2.50 260 1.0 0.14 470 / / 3874 Strig 0.123 036 045
9 Zzidl 030 250 1.75 0.7 0.18 498 / / 6444 Mesano-upogib 0.110  0.56 1.13
10 Zid2 030 250 1.75 0.7 0.18 498 / / 6444 Mesano-upogib 0.094  0.23 0.68
11 Zid3 030 250 1.75 0.7 0.18 498 / / 6444 Mesano-upogib 0.116  0.43 0.83
12 Zid4 030 250 1.75 0.7 0.12 498 / / 6444 Upogib 0.065  0.57 1.43
13 Zid5 030 250 1.75 0.7 0.12 498 / / 6444 Upogib 0.099 042 1.15
14 Zid6 030 250 1.75 0.7 0.12 498 / / 6444 Mesano-upogib 0.088 029  0.73
15 Zid7 030 250 1.75 0.7 0.07 498 / / 6444 Upogib 0.066  0.85 1.94
16 Zid8 0.30 250 1.75 0.7 0.07 498 / / 6444 Upogib 0.047 0.84 1.92
17 Zid9 030 250 1.75 0.7 0.07 498 / / 6444 Upogib 0.049  0.57 1.48
18 BNL1 0.30 1.03 151 1.5 0.15 413 0.11 332 3088 Dvomljivo 0.065  0.66 1.99
19 BNL2 0.30 1.03 151 1.5 029 413 0.18 280 3088 MeSano-strig  0.128  0.33 0.71
20 BNL3 0.30 1.03 152 1.5 0.15 413 0.11 337 3088 Upogib 0.057  0.66 1.54
21 BNL4 0.30 1.03 151 1.5 029 413 0.23 369 3088 Upogib 0.112 0.66  0.97
22 BNL5 0.30 1.03 151 1.5 029 413 0.22 320 3088 Dvomljivo 0.126 049 0.83
23 BNL6 0.30 1.03 151 1.5 0.15 413 0.15 342 3088 Upogib 0.064 0.83 232
24 BGL1 0.30 099 151 1.5 028 420 0.20 354 3302 MeSano-strig  0.110  0.33 0.66
25 BGL2 0.30 099 151 1.5 028 420 0.20 355 3302 Mesano-upogib 0.085 0.66  0.95
26 BGL3 0.30 099 151 1.5 0.14 420 0.17 355 3302 Mesano-upogib 0.074  1.32 1.99
27 BPL1 0.30 099 151 1.5 020 597 0.21 323 4815 Dvomljivo 0.123 040 0.82
28 BPL2 0.30 099 151 1.5 020 597 0.23 320 4815 MeSano-strig  0.132 049  0.89
29 BPL3 0.30 0.99 151 1.5 020 597 0.23 316 4815 MeSano-strig  0.127 0.66  0.83
30 BWL1 030 099 152 1.5 0.21 579 021 316 4733 MeSano-strig  0.132  0.66  0.85
31 BWL2 030 099 151 1.5 0.21 579 0.22 320 4733 Upogib 0.122  0.66 092
32 BWL3 030 099 151 15 0.21 579 0.21 300 4733 Upogib 0.121  0.50  0.86
33 BZL1 030 099 151 15 020 6.09 0.19 379 5548 Strig 0.087 039 044
34 BZL2 030 099 151 15 020  6.09 0.20 337 5548 MeSano-strig  0.110 049  0.59
35 BZL3 030 099 151 15 020 6.09 0.21 386 5548 Strig 0.106  0.33 0.65
36 BNWI 030 257 175 0.7 0.14  4.13 / / / Upogib 0.062  0.29 1.75
37 BNW2 030 257 175 0.7 029 4.3 / / / Strig 0.090 0.23 0.57
38 BNW3 030 258 1.75 0.7 022 413 / / / Strig 0.115 029  0.86
39 BZW1 030 248 175 0.7 022 430 / / / Strig 0.113  0.57 0.86
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Preglednica 4.6 (nadaljevanje): Lastnosti preizkuSancev iz opecnih votlakov, ki so vkljuéeni v bazi, in
pripadajoci mejni zasuki.

Table 4.6 (continued): The characteristics of hollow clay masonry specimens used in the database and the
corresponding limit state drifts.

Geometrija Obtezba Materialne karakteristike Mejni zasuki elementov
t l h oy f; ﬁ G E : we 561 5Hmax 5u
ki T
Fomaa @ " (delers) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) TP POINE ooy (op

40 BZwW2 030 248 175 07 022 239
41 BTW 025 236 160 0.7 022 3.89

Upogib 0.072 1.15 242
Mesano-strig  0.151  0.62 1.00

42 BSW 0.17 271 182 0.7 022 942 Strig 0.134 028  0.34
43 Clay0l 0.18 150 250 1.7 / / Upogib 0.052 0.66 0.80
44 1 0.18 220 250 1.1 0.39 Strig 0.076  0.11 0.11
45 3 0.18 220 250 1.1 0.39 Strig 0.100 0.15 0.22
46 4 0.18 220 250 1.1 / Strig 0.132 020 0.23
47 5 0.18 220 250 1.1 / Strig 0.092 026 0.26
48 6 0.18 220 250 1.1 0.39 Strig 0.108 0.16  0.28
49 7 0.18 1.10 250 23 / Strig 0.176 044  0.44
50 8 0.18 1.10 250 23 0.39 MeSano-strig ~ 0.156 026 043
51 9 0.18 220 250 1.1 / Strig 0.100 0.43  0.40
5210 0.18 220 250 1.1 / Strig 0.148  0.19 0.20
53 11 0.18 220 250 1.1 0.39 Strig 0.144 023  0.28
54 12 0.18 1.10 250 23 / Strig 0.140 0.31 0.31

55 13 0.18 1.10 250 23
56 14 0.18 1.10 250 23

/ Mesano-upogib 0.152  0.62  0.62
/
57 15 0.18 220 250 1.1 /
/
/

Upogib 0.136 080  1.00
Mesano-strig  0.120 0.46  0.46
Dvomljivo 0.088 024 0.35
Strig 0.108 024 044
Mesano-strig  0.124  0.42  0.78
Mesano-strig  0.068  0.24  0.29
Strig 0.056 0.14 0.15
Dvomljivo 0.076 022  0.26

58 23 0.30 2.00 250 1.3

59 24 0.30 2.00 250 1.3

60 25 0.30 2.00 250 1.3 /
61 V6 018 125 250 2.0 0.09
62 V8 018 250 250 1.0 0.09

63 VII 0.18 250 250 1.0 0.09
Oznaka / pomeni, da v poro¢ilu ni bilo podatka.
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4.6.3 Doloditev krivulj ranljivosti

V preglednici 4.6, kjer so prikazani zasuki elementa pri razli¢énih mejnih stanjih v odvisnosti od tipa
porusitve elementa, se lepo vidi razprSenost mejnih zasukov od preizkusanca do preizkusanca. To je
potrebno upostevati pri doloCanju verjetnosti, da pri nekem zasuku elementa ta doseze dolo¢eno mejno
stanje, kar predstavlja krivuljo ranljivosti. Z drugimi besedami, krivulja ranljivosti nam pove, kolik§na
je pogojna verjetnost, da bo pri nekem parametru potresnih zahtev presezena dolocena stopnja
poskodovanosti. Krivulje ranljivosti za zidane elemente, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu
smo dolocili skladno z metodologijo po standardu FEMA P-58 (ATC, 2012a). V naSem primeru smo
za zasuke elementov pri mejnem stanju poSkodovanosti ds predpostavili, da se porazdeljujejo
lognormalno, zato lahko matemati¢no zapiSemo krivuljo ranljivosti po naslednjem izrazu:
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In(5/ Spg )

P(DS2ds|5)=a (4.48)

DS

kjer je P(DS > ds|0) pogojna verjetnost, da bo element dosegel poskodovanost v mejnem stanju ds pri
zasuku elementa ¢, @ predstavlja standardizirano normalno porazdelitveno funkcijo, 6, in fps pa sta

mediana in standardna deviacija naravnih logaritmov zasukov elementov v mejnem stanju ds, ki ju za
vsak tip porusitve in vsako mejno stanje na podlagi eksperimentalnih podatkov dolo¢imo po enacbi
4.46, torej po metodi najvecjega verjetja (glej poglavje 4.5.8).

Dodatno smo s statisticnimi testi preizkusili tudi domnevo, da so podatki iz eksperimentov
porazdeljeni lognormalno. Obi¢ajno raziskovalci pri tem uporabljajo test Kolmogorova in Smirnova
(Kramar, 2008; Vidrih, 2012) ki pa ni primeren za porazdelitve, katerih parametrov vnaprej ne
poznamo in jih moramo oceniti iz vzorca, saj v tem primeru test ne da toCne ocene tveganja pri
zavrnitvi nicelne domneve (Turk, 2009). Alternativno, nekateri raziskovalci za preizkusanje skladnosti
uporabljajo test %, ki pa tudi ni primeren za majhne vzorce, saj je potrebno podatke razvrstiti v
razrede, pri ¢emer lahko Stevilo razredov pomembno vpliva na rezultate (Kramar, 2008). Zato smo se
odlocili, da preverimo nicelno domnevo o lognormalni porazdelitvi zasukov s statisticnim testom
Lillieforsa (Lilliefors, 1967), kar je priporoceno tudi v FEMA P-58-1 (ATC, 2012a). Test Lillieforsa je
v osnovi podoben testu Kolmogorova in Smirnova in temelji na teoreti¢ni porazdelitveni funkciji Fx(x)
ter empiri¢ni porazdelitveni funkciji F X*(x_,-), ki jo dobimo iz vzorca. Vrednosti elementov vzorca x;, j =
I, ..., n razvrstimo po velikosti od najmanjSe vrednosti do najvecje in tvorimo empiri¢no
porazdelitveno funkcijo:

Fe(x)) :i (4.49)

kjer j predstavlja zaporedno Stevilko elementa v razvrS¢enem vzorcu. Statistiko D, dolo¢imo
podobno kot pri testu Kolmogorov-Smirnov tako, da pois¢emo najvecjo absolutno razliko med
porazdelitvenima funkcijama Fy (x;) in F x(x))

Dy, =max|Fy (x,) - Fy (x;) (4.50)

J=1

kjer je vrednost n enak velikosti vzorca, torej Stevilu elementov vzorca. Ce je statistika D,,., ve&ja od
mejne vrednosti D,,; pri doloCenem tveganju a, ki jo izracunamo iz preglednice 4.7, moramo nicelno
domnevo zavrniti in lahko s tveganjem o trdimo, da porazdelitev ni taka, kot pravi ni¢elna domneva.

Preglednica 4.7: Mejne vrednosti statistike D, pri statistiénem testu Lillieforsa (1967).

Table 4.7: Critical values for Lilliefors goodness-of-fit test (1967).

Stopnja tveganja o D, (ATC, 2012a)
a=0.15 0.775 / (n*° - 0.01 + 0.85n™"%)
a=0.10 0.819 / (n**=0.01 + 0.85n°"%)
a=0.05 0.895 / (n**—0.01 + 0.85n™"%)

a=0.025 0.995 / (n**—0.01 + 0.85n"%)
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Na sliki 4.18a so za 23 preizkusSancev, ki so se porusili po upogibu, prikazani zasuki elementa, ki so
povzro€ili nastanek razpok ter graficni prikaz testa Lillieforsa vkljucno s teoreticno in stopnicasto
empiri¢no porazdelitveno funkcijo. Oznacena je statistika D, ki smo jo primerjali s kritino
statistiko iz preglednice 4.7. Izkazalo se je, da vrednost statistike ne lezi v kriticnem obmocju
zavrnitve nicelne domneve, zato je ne moremo zavrniti pri 5 % stopnji tveganja in torej ne moremo
trditi, da zasuki elementa pri nastanku razpok niso porazdeljeni lognormalno. Podobno se je pokazalo
tudi pri mejnem stanju nosilnosti (slika 4.18b) ter pri mejnem stanju blizu porusitve (slika 4.18c).
Dodatno smo vse krivulje ranljivosti za nastanek razli¢nih mejnih stanj pri elementih, ki se obnasajo
upogibno prikazali na sliki 4.18d. Razvidno je, da pri zasuku elementa J, ki je manjsi od 0.3 %, obstaja
zelo majhna moznost, da bo element, kjer prevladuje upogib moc¢no poskodovan, pri zasuku elementa,
ki je vecji od 1.5 % pa je skoraj gotovo, da se bo to zgodilo.
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Slika 4.18: Grafi¢ni prikaz testa Lilliefors s porazdelitveno funkcijo Fy in empiri¢no porazdelitveno funkcijo Fy
pri mejnem stanju: (a) nastanka poskodb, (b) nosilnosti, (c) blizu porusitve ter (d) krivulje ranljivosti za zidane
elemente, ki se poskodujejo v upogibu.

Figure 4.18: Graphical representation of statistical test according to Lilliefors (1967) including cumulative
distribution function Fy and empirical cumulative distribution function Fy at various limit states: (a) first cracks,
(b) maximum base shear, (c) near collapse and (d) fragility curves for masonry elements with flexural failure.

Na enak nacin smo preverili tudi veljavnost predpostavke o lognormalni porazdelitvi zasukov pri
razli¢nih mejnih stanjih pri elementih, ki se porusijo strizno, kar je prikazano na slikah 4.19a — 4.19c,
dodatno pa prikazujemo tudi krivulje ranljivosti za zidane elemente, ki se porusijo v strigu (slika
4.19d). Tudi tu je razvidno, da pri zasukih manjsih od 0.2 % obstaja majhna verjetnost, da bo element
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moc¢no poskodovan, pri zasukih ve¢jih od 1 % pa je mocna strizna poSkodovanost prakticno

neizogibna.

V preglednici 4.8 so prikazani parametri krivulj ranljivosti - mediane in standardne deviacije naravnih
logaritmov za zidane elemente, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu, ter za vsa mejna stanja.
Ocitno je, da so disperzije zasukov pri vseh mejnih stanjih, Se posebno pri vecji poskodovanosti zelo

velike.
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Slika 4.19: Grafi¢ni prikaz testa Lilliefors s porazdelitveno funkcijo Fy in empiri¢no porazdelitveno funkcijo Fy
pri mejnem stanju: (a) nastanka poskodb, (b) nosilnosti, (c) blizu porusitve ter (d) krivulje ranljivosti za zidane
elemente, ki se poskodujejo v strigu.

Figure 4.19: Graphical representation of statistical test according to Lilliefors (1967) including cumulative
distribution function Fy and empirical cumulative distribution function Fy at various limit states: (a) first cracks,
(b) maximum base shear, (c) near collapse and (d) fragility curves for masonry elements with shear failure.

Preglednica 4.8: Parametri krivulj ranljivosti za mejne zasuke zidov pri treh mejnih stanjih.

Table 4.8: Parameters of fragility curves for drifts of masonry walls corresponding to the three limit states.

Tip porusitve Strig (35 preizkusancev) Upogib (23 preizkusancev)
Mejno stanje Ops (%) Pps Ops (%) Pps

DS1 — nastanek razpok 0.113 0.26 0.045 0.50
DS2 —nosilnost 0.292 0.47 0.325 0.52
DS3 — blizu porusitve 0.408 0.57 0.718 0.47
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4.6.4 Verjetnost pojava mejnega stanja

Krivulje ranljivosti lahko uporabimo tudi za dolocitev verjetnosti, da se bo zidan element nahajal v
tocno dolo¢enem mejnem stanju. Verjetnost pojavitve mejnega stanja ds, pri pogoju, da je zasuk
elementa enak &, se po enacbi 4.51 doloci kot razlika verjetnosti prekoracitve mejnih stanj ds,.; in ds,.
1-P(DS >ds,,, |6) d=0
P(DS=ds,;|0)=1P(DS>ds,|6)—P(DS2ds,,,|0) 1<d<m (4.51)
P(DS >ds, |5) d

=m

kjer d = 0 predstavlja stanje elementa brez poskodb, P(DS > ds4|0) krivuljo ranljivosti za d-to mejno
stanje elementa, ki jo izraunamo z enacbo 4.48, m pa Stevilo vseh mejnih stanj za doloceno
komponento. V primeru zidanih elementov je m = 3. Na sliki 4.20 so poleg krivulj ranljivosti
elementov v upogibu (slika 4.20a) in strigu (slika 4.20b) prikazane tudi verjetnosti, da se bo zidani
element nahajal v dolo¢enem mejnemu stanju (slika 4.20c — upogib ter slika 4.20d — strig).
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Slika 4.20: Krivulje ranljivosti pri vseh mejnih stanjih poskodovanosti za zidove, ki se porusijo v (a) upogibu ali
(b) strigu ter verjetnost pojava mejnih stanj poskodovanosti v odvisnosti od zasuka elementa, ki se porusi v (c)
upogibu ter (d) strigu.

Figure 4.20: Fragility curves for all damage states of masonry walls which fail in (a) flexure or (b) shear and
corresponding probability of occurrence of damage states depending on the element’s drift at (c) flexural and (d)
shear failure.
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Tako je pri relativno majhnem zasuku ¢ = 0.2 % zidu, ki se poskoduje strizno, verjetnost, da bo takSen
element neposSkodovan, torej v mejnem stanju DSO, enaka zgolj 1.4 %, verjetnosti, da se bodo v
elementu pojavile srednje ali mo¢ne poskodbe sta 10.5 %, najbolj verjetno (78 %) pa je, da se bo pri
takSnem zasuku element malo poSkodoval - DS1. V primeru, da bo zasuk elementa enak 0.5 %, je
verjetnost, da bo element malo poskodovan (DS1) 13 %, za pojav srednje velikih poskodb (DS2)
obstaja 23 % verjetnosti, najbolj verjetno (64 %) pa je, da bo element mocno poskodovan. Podobno
lahko na sliki 4.20c razberemo, da je v primeru upogibnega obnasSanja in zasuka elementa 0.2 %,
prakti¢no nemogoce, da bi se element nahajal v mejnih stanjih DSO brez poskodb in DS3 z moc¢nimi
poskodbami, vendar obstaja zelo velika verjetnost (82 %), da se bodo v elementu pojavile majhne
poskodbe. Pri zasuku 0.5 % je najbolj verjetno (58 %), da bo takSen element utrpel srednjo
poskodovanost (DS2), pri zasuku 1 %, pa je zelo verjetno (76 %), da se bodo v elementu pojavile
vecje razpoke in mo¢na poskodovanost (DS3).

4.7 Ocena verjetnosti prekoracitve mejnih stanj po§kodovanosti na nivoju konstrukcije

Eden temeljnih sestavnih delov metodologije PEER in ocene potresnega tveganja je tudi dolocanje
verjetnosti prekoracitve mejnih stanj poskodovanosti celotne konstrukcije, pri ¢emer najveckrat
govorimo o verjetnosti porusitve, ki je za investitorje najbolj zanimiva. Popolna porusitev ali delna
porusitev konstrukcije povzro¢i najvecjo skodo, saj zahteva zamenjavo celotnega objekta, obenem pa
predstavlja glavni vzrok za smrtne zrtve med potresom. Ocena verjetnosti porusitve je zato ena izmed
najbolj raziskanih tem v potresnem inzenirstvu, saj je njena verodostojna dolocitev eden izmed
kon¢nih ciljev skoraj vsakega raziskovalca (npr. Ibarra in Krawinkler, 2005a; Liel in Deierlein, 2008;
Celarec, 2012). Z inkrementalno dinamicno analizo konstrukcije je mogoce dolociti pogojno
verjetnost porusitve pri vsaki intenziteti P(C|IM) (angl. collapse fragility) na podlagi deleza Stevila
konstrukcijskih modelov in akcelerogramov, pri katerih pride do porusitve konstrukcije pri doloceni
intenziteti, obi¢ajno pa se empiri¢no kumulativno porazdelitveno funkcijo nadomesti z lognormalno
porazdelitveno funkcijo. Z drugimi besedami, pogojna verjetnost porusitve pri doloCeni intenziteti je
verjetnost, da bo intenziteta potresa prekoracila mejno intenziteto, ki v konstrukciji povzro¢i porusitev
P(im.< im). Pogojna verjetnost porusitve pri izbrani meri za intenziteto PG4 je v obliki lognormalne
porazdelitve prikazana na sliki 4.21.
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Slika 4.21: Krivulja ranljivosti za porusitev objekta: empiri¢na in lognormalna porazdelitvena funkcija P(C|IM).

Figure 4.21: The collapse fragility curve: empirical and lognormal cumulative distribution function P(C|IM).
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V primeru, da upoStevamo Se rezultate analize potresne nevarnosti, pri ¢emer pogojno verjetnost
porusitve pri doloCeni vrednosti mere za intenziteto P(C|/M) utezimo Se s pricakovano srednjo letno
frekvenco potresov s takSno intenziteto, potem lahko izraCunamo tudi srednjo letno frekvenco
porusitve konstrukcije zaradi delovanja vseh moznih potresov oziroma verjetnost takSnega dogodka
(glej enacbo 4.8):

de= | P(ClIM

vsi im

)‘—MM () giag (4.52)

.. dA, (im . .. . .
kjer je M odvod krivulje potresne nevarnosti, v integralu pa zajamemo vse vrednosti mere za

intenziteto, ki se lahko na dolo¢enem obmocju pojavijo.

Na podoben nacin je mogoce dolo¢iti tudi verjetnost prekoracitve drugih mejnih stanj poskodovanosti
konstrukcije, ki so definirana v poglavju 4.5.3, P(DS > ds,IM): majhnih poSkodb pri meji nastanka
razpok, srednjih poSkodb pri dosezeni nosilnosti ter velikih poskodb pri mejnem stanju blizu
porusitve. Podoben postopek, ki temelji na inkrementalni dinami¢ni analizi in simulacijah z
upostevanjem negotovosti so uporabili tudi Rota et al. (2010) za oceno ranljivosti zidanih stavb iz
lehnjaka. Ta postopek je racunsko zelo zahteven, zato so se uveljavili enostavnejsi nacini za dolocitev
verjetnosti prekoracitev mejnih stanj oziroma dolocanja krivulj ranljivosti celotnih stavb. Kot receno,
je Cornell (2002) na podlagi dolocenih predpostavk verjetnost prekoracitve mejnih stanj izrazil z
enacbo 4.2. Drugje, predvsem pri projektiranju novih objektov in pri mnozi¢énem vrednotenju
ranljivosti urbanih obmocij, pa so se uveljavile kar splosne krivulje za oceno verjetnosti porusitev v
odvisnosti od tipa in etaznosti stavbe ter materiala iz katerega je bila zgrajena npr. HAZUS (NIBS,
2009) in za zidane zgradbe Barrantes (2012) ter Erbay (2004). Pri mnozi¢nem vrednotenju ranljivosti
konstrukcij so se uveljavile tudi metode za hitro oceno ranljivosti na podlagi ogleda in izvedbe
konstrukcije ter indeksov poskodovanosti (Gent et al., 2008), vendar je njihova uporabnost relativno
omejena.

4.8 Ocena izgub

Zadnji izmed korakov metodologije PEER je ocena izgub, ki jih izraCunamo preko povezave s
poskodovanostjo. Podobno kot pri analizi poSkodovanosti, kjer smo s pomo¢jo krivulj ranljivosti
povezali poSkodovanost s parametri potresnih zahtev, definiramo funkcije izgub (angl. loss functions)
s katerimi povezemo poSkodovanost z izgubami. Najlazje si je to predstavljati na primeru ekonomskih
izgub, pri ¢emer moramo za vsako mejno stanje poskodovanosti dolociti stroske sanacije posamezne
komponente, ki mora imeti po popravilu enake lastnosti, kot jih je imela pred nastankom poskodb.
Aslani in Miranda (2005) sta izgube vrednotila kot slu¢ajne spremenljivke, zato sta poleg pri¢akovane
vrednosti izgub pri dolo¢enem mejnem stanju dolocila tudi koeficient variacije. Na ta nacin sta tudi
funkcije izgub definirala v verjetnostnem smislu, s ¢imer sta neposredno upostevala negotovosti v
doloc¢anju ekonomskih izgub. V dokumentu FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) se za dolocitev funkcij izgub
upostevajo negotovosti, poleg tega pa so funkcije izgub odvisne tudi od Stevila poskodovanih
komponent. Doloceni sta ceni za popravilo manjSega oziroma vecjega Stevila enakih komponent ter
mejni vrednosti Stevila komponent, pri katerih pride do koli¢inskega popusta. Negotovosti v izgubah
je mogoce upostevati z Monte Carlo simulacijo, kar §e dodatno podalj$a in otezi ra¢un potresnega
tveganja po metodologiji PEER, zato smo se odlocili, da ekonomske izgube pri pogoju
poskodovanosti upostevamo deterministi¢no, podobno, kot so to storili tudi nekateri drugi raziskovalci
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(npr. Ramirez in Miranda, 2009). V nadaljevanju tega poglavja najprej prikazemo urejen nacin
razdelitve komponent konstrukcije v skupine, ki omogoca enostaven vpogled v izgube po posameznih
komponentah in olaj$a izra¢un izgub. Nato dolo¢imo funkcije izgub za posamezne komponente v
odvisnosti od stopnje njihove poSkodovanosti, na koncu pa prikazemo glavne enacbe za dolocitev
potresnega tveganja zidanih konstrukcij izraZzenega z razlicnimi merami s poudarkom na ekonomskih
izgubah.

4.8.1 Ranljivostne skupine in skupine komponent

Zelo pomembno pred dolocitvijo izgub je, da konstrukcijo razdelimo na posamezne komponente in
skupine komponent, preko katerih lazje zasledujemo poskodovanost in izgube. Najprej je potrebno
dolociti ranljivostne skupine (angl. fragility groups - fg), za katere je znacilno, da vsebujejo
komponente, ki imajo enake funkcije ranljivosti. V okviru doktorske disertacije smo obravnavali
ranljivostne skupine konstrukcijskih elementov - zidov (dodatno smo jih locili na tiste, ki se porusijo v
strigu in tiste, pri katerih prevladuje upogibno obnasanje) ter ranljivostne skupine nekonstrukcijskih
elementov, pri katerih lo¢imo: predelne stene iz maveénih plos¢, okna, dimnike, stre$no kritino,
zatrepne zidove, spuScene strope ter racunalniSko opremo. Dodatno smo obravnavali ranljivostni
skupini generi¢nih nekonstrukcijskih komponent obc¢utljivih na etazne zasuke (vertikalne instalacije in
prezracevalni jaski) ter generi¢nih nekonstrukcijskih komponent obcutljivih na etazne pospeske
(pozarna zascita, ogrevalni sistemi, Crpalke, itd.). Pri vsaki izmed ranljivostnih skupin je potrebno
podati njen opis, enoto, klju¢en parameter potresnih zahtev, funkcijo ranljivosti ter funkcijo izgub.

Vsako izmed ranljivostnih skupin je potrebno razdeliti Se na skupine komponent (angl. performance
groups - pg), ki imajo poleg skupne funkcije ranljivosti, tudi skupen parameter potresnih zahtev.
Obicajno se skupine komponent lo¢ijo glede na nadstropje, v katerem se nahajajo, ter glede na smer, v
kateri prevzamejo obtezbo. Ranljivostna skupina predelnih sten iz mavcnih plos¢ tako vsebuje skupino
predelnih sten, ki prevzamejo obtezbo v smeri X v prvem nadstropju, skupino predelnih sten, ki
prevzamejo obtezbo v smeri Y v drugem nadstropju, itd. Pri vsaki izmed omenjenih skupin komponent
je poskodovanost posledica drugacnega parametra potresnih zahtev. V dolocenih primerih, npr.
dimnik, poskodbe povzroci dolocena stopnja etaznega pospeska neodvisno od smeri delovanja potresa,
zato taksne komponente ozna¢imo kot brezsmerne (angl. non-directional components), ki jih lahko
med seboj lo¢imo samo glede na nadstropje. Vsaka skupina komponent je sestavljena iz vecjega
Stevila posameznih elementov/komponent, ki predstavljajo posamezno najmanjSo enoto skupine
komponent. Pri tem gre lahko bodisi za posamezen zid ali pa na primer za eno izmed oken v steni
pritlicja v smeri X. Pri vsaki od skupin komponent je potrebno podati njeno prevladujo¢o smer,
nadstropje, ranljivostno skupino ter koli¢ino komponent izrazeno v ustreznih enotah (enota je lahko
§tevilo posameznih komponent, m, m’, okno s povrsino 1,4 m x 1,4 m, itd.).

Urejen nacin spremljanja posameznih komponent je nujen, saj omogoca spremljanje poskodb in izgub
v razli¢nih komponentah pri razli¢nih intenzitetah potresne obtezbe v zelo kompleksnem dolocanju
potresnega tveganja. Omogoca tudi razClenitev rezultatov, s katero lahko doloCimo prispevek
posamezne komponente h kon¢ni vrednosti izgub.

4.8.2 Funkcije izgub
V doktorski disertaciji izgube zaradi poskodovanosti pri vsakem mejnem stanju izrazimo relativno z

delezem stroskov, ki bi nastali pri izdelavi nove komponente. Najprej smo pregledali literaturo, kjer so
avtorji obravnavali izgube v podobnih komponentah: Porter in Kiremidjian (2001), Aslani in Miranda
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(2005), Mitrani-Reiser in Beck (2007), Ramirez in Miranda (2009), Bradley (2009) in seveda FEMA
P-58-1 (ATC, 2012a). Upostevali smo podatkovne baze s cenami v gradbenistvu, s katerimi smo lahko
dolocili relativne stroske sanacije v primerjavi s ceno izdelave nove komponente ter tudi absolutne
vrednosti cen posameznih popravil. Uporabili smo amerisko bazo RS Means (2013) ter bazo Cening s
cenami v gradbenistvu na podroc¢ju Slovenije, ki jo vsako leto izda podjetje IB Marinko (Marinko,
2011a, b, ¢ in d). Zelo koristen vir podatkov o cenah v slovenskem gradbenistvu, Se posebno na
podrocju sanacije objektov, predstavljajo tudi ceniki Drzavne tehni¢ne pisarne, ki so objavljeni v
uradnih listih Republike Slovenije (Uradni list RS, §t. 59-2735/1998, §t. 59-2736/1998, §t. 9-399/1999,
§t. 19-901/2000, st. 31-1905/2001, s§t. 32-1085/2005, st. 83-4213/2007). V njih je mogoce najti tudi
specialne postavke gradbenih del, ki se uporabljajo pri sanaciji starih zidanih objektov, obenem pa je
mogoce slediti spremembam v cenah na podro¢ju Slovenije skozi ¢asovno obdobje med letoma 1998
in 2007, ko so se ceniki, uporabljeni v popotresni obnovi po potresih v Posocju, obnavljali. Zelo
pomembno pri racunu ekonomskih izgub je namre¢, da vse cene pretvorimo na enako Casovno
obdobje in pri tem upoStevamo Casovno spreminjanje vrednosti denarja. Obicajno se to uposSteva z
diskontnimi stopnjami (angl. discount rates), ki pa imajo lahko v finan¢nih izracunih izjemno velik
vpliv na konéne rezultate, Se posebno, ¢e upostevamo daljse Casovno obdobje, v katerem diskontiramo
cene (glej enacbo 4.62). Dodatno je zelo negotova tudi dolocitev njihovih vrednosti, saj Ze navedeni
avtorji uporabljajo zelo razli¢ne diskontne stopnje, ki se gibljejo v razponu med 3 % in 9 %. Diskontna
stopnja, ki je dolocena na podlagi preteklega Casovnega obdobja je odvisna od stopnje inflacije in
posledi¢no tudi od dolzine obdobja, na podlagi katerega jo dolo¢imo.

Zaradi tega smo poleg podatkov Drzavne tehni¢ne pisarne o cenah obnove v Posocju, pri
prevrednotenju cen na sedanje vrednosti uporabili tudi podatke o revalorizaciji denarnih zneskov
(SURS, 2013) in tako sprejeli ustrezne faktorje za pretvorbo med cenami v letih 2007, 2011 in 2013, iz
katerih izhaja najve¢ uporabljenih cen. Vse cene iz podatkovne baze Cening smo s pretvornimi
faktorji pretvorili na leto 2013, faktor za pretvorbo cen med letoma 2007 in 2013 je bil 1.16, med
letoma 2011 in 2013 pa 1.04 (SURS, 2013).

Kot Ze receno, smo konstrukcijo obravnavali kot skupek ve¢ komponent, ki se lahko poskodujejo in
doprinesejo k celotni izgubi. Podrobneje predstavljamo postopek za dolocitev relativnih izgub zidov v
odvisnosti od dosezenega mejnega stanja poSkodovanosti. Najprej je potrebno dolociti ceno izdelave
novega zidu, kasneje pa je potrebno dolociti tudi stroSek vseh del, vkljuéno s pomoznimi, ki je
potreben za sanacijo poSkodb, povezanih z vsakim izmed mejnih stanj poskodovanosti na podlagi
potrebnih popravil. Pri tem smo dolocili ceno nadomestitve enote komponente z enakovredno novo
komponento a ter delez cen popravila poskodb komponente v primerjavi s ceno enakovredne nove
komponente L' po preprostih enac¢bah:

anov = z cm)v : f; (453)
vsa dela
apapravil = z Cpnpravi[ ’ f; (454)
vsa dela
a .
L'=—peet (4.55)
a

nov

kjer sta Cnoy 1IN Cpopravir StroSka posameznih del, ki so potrebna za izdelavo oziroma popravilo enote
izbrane komponente, f; pa je pretvorbeni faktor, s katerim smo vse cene pretvorili na leto 2013. Delez
cene za popravilo poSkodb komponente a,,,...; v primerjavi s ceno za izdelavo nove komponente a,,,
je oznacen z L.
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Izdelava novega zidu (debelina 30 cm)

1) Zidanje opec¢nih zidov z opecnimi votlaki debeline 30 cm z apneno-cementno malto, obra¢un po
kubi¢nem metru (Marinko, 2011a) (159.54 €/m’ - 0.3 m - 1.04 = 49.8 €/m’)

2) Grobi in fini omet fasade z napravo malte, prenosi in vsemi pomoznimi deli na objektu, obra¢un
po kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (30.25 €/m” - 1.04 = 31.5 €/m’)

3) Grobi in fini omet notranjih ope¢nih sten z apneno malto 1:3, predhodni cementni obrizg, naprava
malte, prenosi ter vsa pomozna dela na objektu, obracun po kvadratnem metru (Marinko, 2011b)
(16.17 €/m* - 1.04 = 16.8 €/m°)

4) Slikanje sten in stropov z disperzijsko barvo za notranja dela na fino ometane povrsine, na ze
beljeno zidarsko podlago, impregnacija, osnovni in dvakrat kon¢ni premaz, obratun po
kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (3.31 €/m” - 1.04 = 3.4 €/m°)

Skupaj a,,, =101.5 €/m’

Sanacija povrSinskih lasnih razpok (DS1)

1) Odstranjevanje ometov in odvoz na zac¢asno deponijo gradbenega materiala na gradbis¢u, obracun
po kvadratnem metru (Uradni List RS §t. 83-4213/2007) (6.36 €/m” - 1.16 = 7.4 €/m?)

2) Krpanje fasadnega ometa z grobo in fino podalj$ano cementno malto 1:2:6, predhodni obrizg s
cementno malto 1:3, naprava malt, prenosi in vsa pomozna dela na objektu, obracun po
kvadratnem metru (Uradni List RS §t. 83-4213/2007) (30.08 €/m’- 0.30 (predpostavljen delez m”
elementa, ki ga je potrebno popraviti) - 1.16 = 10.5 €/m?)

3) Slikanje sten in stropov s poldisperzijsko barvo, krpanje, impregnacija, osnovni in dvakrat kon¢ni
premaz, obracun po kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (3.31 €/m” - 1.04 = 3.4 €/m?)

SKUPaj dpopravirps: = 21.3 €/m> > L'pg; = 0.21

Sanacija globljih razpok z injektiranjem (DS2)

1) Odstranjevanje ometov in odvoz na zac¢asno deponijo gradbenega materiala na gradbis¢u, obracun
po kvadratnem metru (Uradni List RS §t. 83-4213/2007) (6.36 €/m* - 1.16 = 7.4 €/m?)

2) Injektiranje razpok v nosilnih armiranobetonskih elementih z nizko-viskozno epoksidno smolo,
vklju€no z vsemi transporti in pomoznimi deli, obracun po tekocem metru (Uradni List RS st. 83-
4213/2007) (51.69 €/m - 1m/m’ (predpostavljena dolZina razpoke v m’ elementa, ki jo je potrebno
popraviti) - 1.16 = 60.0 €/m®)

3) Grobi in fini omet notranjih ope¢nih sten z apneno malto 1:3, predhodni cementni obrizg, naprava
malte, prenosi ter vsa pomozna dela na objektu, obracun po kvadratnem metru (Marinko, 2011b)
(16.17 €/m* - 1.04 = 16.8 €/m°)

4) Slikanje sten in stropov s poldisperzijsko barvo, krpanje, impregnacija, osnovni in dvakrat kon¢ni
premaz, obradun po kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (3.31 €/m” - 1.04 = 3.4 €/m’))

SKUPaj dpopravirps: = 87.6 €/m”> > L'pg,= 0.86

Zamenjava zidu z novim (DS3)

1) Rusenje nosilnih opecnih zidov, zidanih v apneni ali podaljSani cementni malti, z odstranjevanjem
ruSevin na zacasno deponijo gradbenega materiala na gradbiScu, obracun po kubi¢nem metru zidu
(Uradni List RS §t. 83-4213/2007) (60.52 €/m’ - 0.3 m - 1.16 = 21.1 €/m’)

2) Zidanje opecnih zidov z opecnimi votlaki debeline 30 cm z apnenocementno malto, obracun po
kubi¢nem metru (Marinko, 2011a) (159.54 €/m’ - 0.3 m - 1.04 = 49.8 €/m’)

3) Grobi in fini omet fasade z napravo malte, prenosi in vsemi pomoznimi deli na objektu, obracun
po kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (30.25 €/m” - 1.04 = 31.5 €/m’)
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4) Grobi in fini omet notranjih opecnih sten z apneno malto 1:3, predhodni cementni obrizg, naprava
malte, prenosi ter vsa pomozna dela na objektu, obracun po kvadratnem metru (Marinko, 2011b)
(16.17 €/m* - 1.04 = 16.8 €/m?)

5) Slikanje sten in stropov z disperzijsko barvo za notranja dela na fino ometane povrSine, na Ze
beljeno zidarsko podlago, impregnacija, osnovni in dvakrat kon¢ni premaz, obratun po
kvadratnem metru (Marinko, 2011b) (3.31 €/m” - 1.04 = 3.4 €/m°)

SKUpaj dpopravitpss = 122.6 €/m*> > Lpg; = 1.21

Relativen nacin prikazovanja izgub glede na ceno izdelave nove komponente ima prednost, saj so
razmerja med ceno popravil pri razli¢nih mejnih stanjih in ceno novih komponent v razli¢nih drzavah
podobna, absolutne vrednosti pa se lahko moc¢no razlikujejo Ze v sosednjih drzavah. Pri relativnih
vrednostih izgub je potrebno za oceno potresnega tveganja dolociti samo absolutno ceno izdelave nove
komponente a,,, na obmoc¢ju, kjer stoji obravnavan objekt in v ¢asu, ko izvajamo analizo, ne pa tudi
vseh stroSkov popravil, kar precej poenostavi doloCanje funkcij izgub. Na podlagi pregleda literature
in skladno s FEMA P-58-1 (ATC,2012a) smo poleg pricakovane relativne vrednosti izgub pri vsakem
mejnem stanju poskodovanosti E(L|DS) dologili tudi koeficient variacije, s pomog&jo katerega bi v
primeru, da bi izgube obravnavali probabilisticno lahko doloc¢ili tudi verjetnost, da bo izguba pri
doloceni poskodovanosti res dosegla doloceno vrednost. Funkcije izgub za razli¢ne komponente, ki
smo jih upostevali pri oceni potresnega tveganja, prikazujemo v preglednici 4.9. Ob vsem navedenem
se je potrebno ves Cas zavedati, da so lahko cene v gradbeniStvu, kot seveda tudi povsod drugje, zelo
negotove in se spreminjajo v odvisnosti od ponudbe in povprasevanja ter glede na trenutno situacijo na
trgu. Predpostavljeno je, da cene gradbenih storitev v izbranih cenovnih bazah predstavljajo postene
vrednosti.
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Preglednica 4.9: Baza funkcij izgub za konstrukcijske in nekonstrukcijske komponente pri razli¢nih mejnih stanjih poskodovanosti vklju¢no z opisom popravil.

Table 4.9: The database of loss functions for structural and nonstructural components at various damage states including description of repair actions.

Tip| # | Komponenta Opis Enota| DS Koraki sanacije komponente pri dolo¢eni stopnji poskodovanosti Porazdelitev| a,,, (€) | E(L’|DS) |COV Vir
d d DS1 | 1) Odstranitev ometov, 2) Krpanje ometa, 3) Slikanje sten 0.21 0.65 . b
Zidovi Zidovi s strizni —— - — - — Mari 2011a,
211 ' (.)Vl rovt ﬁ s r.1zn1m m® | DS2 | 1) Odstranitev ometov, 2) Injektiranje razpok - epoksi, 3) Grobi in fini omet, 4) Slikanje sten Normalna | 101.5 0.86 0.70 ar'm ol . 2,5)
.2, strig obnaSanjem Glej poglavje 4.8.
2 DS3 | 1) Podpiranje plos¢, 2) Rusenje zidu, 3) Zidanje novega zidu z ometom in slikanje sten 1.21 0.75
j=1
& DS1 | 1) Odstranitev ometov, 2) Krpanje ometa, 3) Slikanje sten 0.21 0.65 .
2 Zidovi | Zidovi o Mari 2011
;Z 2 ldoYl idoviz ? po.glbmm m® | DS2 |1) Odstranitev ometov, 2) Injektiranje razpok - epoksi, 3) Grobi in fini omet, 4) Slikanje sten Normalna | 101.5 0.86 0.70 arl‘n o ( 0 2 b)
upogib obnaSanjem Glej poglavje 4.8.
DS3 | 1) Podpiranje plos¢, 2) Rusenje zidu, 3) Zidanje novega zidu z ometom in slikanje sten 1.21 0.75
del Mavéno kartonske DS1 |1) Kitanje mav¢nih plos¢, 2) Slikanje predelnih sten 0.30 | 0.90 | Taghavi in Miranda
3 rsiezene plosce na kovinski m® | DS2 | 1) Odstranitev , 2) Kitanje, 3) Slikanje mavénih plos¢ Normalna 37 0.60 0.75| (2003), Marinko
podkonstrukeiji DS3 | 1) Odstranitev, 2) Zamenjava nosilne konstrukcije, 3) Kitanje, 4) Slikanje mavénih plos¢ 1.20 |0.75 (2011a,b)
# oken| DS1 | Poravnava okna, kozmeti¢ni popravki 0.10 1 0.96 | Taghavi in Miranda
4 Okna Zunanja okna |1,4m x| DS2 | Zamenjava pocenega stekla Normalna | 560 0.60 |0.80| (2003), Marinko
1,4m | ps3 Zamenjava celotnega okna vklju¢no z demontazo 1.20 0.80 (2011a, b)
o Zidani dimnik z DS1 | Zidanje Schiedel dimnika z enojno tuljavo, vsaj 2 m nad streho 1.20 0.14 | Marinko (2011a, b),
5 Dimnik . . m — - — - - - Normalna | 150
enojno tuljavo DS2 |Zidanje Schiedel dimnika z enojno tuljavo, vsaj 2 m nad streho 1.20 0.14 ATC (2012a)
Stresna  |Bobrovec, naklon , | DS1 |Zamenjaj poskodovane streSnike (cca 5 %) 0.06 | 0.51 | Marinko (2011a, b),
6 .. o m = — Normalna 34
kritina do 45 DS2 | Odstrani in zamenjaj celotno streho 1.10 [0.47| ATC(2012a)
< . |IN iran, - DS1 | 1) RusSenje, 2) Zidanje novega povezanega zatrepnega zidu 0.60 0.25 | Marinko (2011a, b),
-_é, 7 | Zatrepni  zid carmitan n§p9 m’ ) - J ) - J =P s phce ; Normalna 78 arinko ( a,b)
3 vezan zatrepni zid DS2 | 1) Rusenje, 2) Zidanje novega povezanega zatrepnega zidu 1.20 ]0.25 ATC (20122)
£ DS1 |Ponovno nastavi Zice in nadomesti padle panele (cca 5 %) 0.1210.70|  Aslani (2005)
Z Spuséeni Akustiéni strop 2 — - — - 5 . ’
e 8 - JE— m DS2 | Ponovno nastavi zice, nosilno konstrukcijo in nadomesti padle panele (cca 30 %) Normalna | 22.5 0.36 0.70 | Ramirez (2009),
Zz DS3 | Zamenjava celotnega spuscenega stropa 1.20 | 0.70 | Marinko (2011a, b)
Streznik in Racunalniska / L Bradley (2009),
9 DS1 |Z ¢ lektronsk PC-1000 € 5000€ N | 1000 1.00 |0.30
raCunalniki | oprema in serverji | etaZzo 5 amenjaj uniceno elekironsko opremo (PC > Server ) ormaina ATC (2012a)
Druge Vertikal DS1 | Majhna popravila 0.025 |0.70 Adlani (2005
komponente . ? ! a,fle / DS2 | Srednja popravila 0.10 |0.70 sl ):
100 . .. instalacije, . - - Normalna | 1000 Bradley (2009),
obcutljive na ; . . .. .| etazo | DS3 | Velika popravila 0.60 |0.70 :
prezracevalni jaski Marinko (2011c, d)
zasuk DS4 | Zamenjava komponente 1.20 [0.70
Druge pos it DS1 | Majhna popravila 0.02 |0.70 Aslani (2005
komponente ozarha zascia, / DS2 | Srednja popravila 0.12  |0.70 slani ( ),
11 beutliive na ogrevalni sistemi, a3 - - Normalna | 1000 Bradley (2009),
obcutly Ve Erpalke, itd. etazo | DS3 | Velika popravila 0.36 0.70 Marinko (2011¢, d)
pospeske DS4 | Zamenjava komponente 1.20 0.70
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4.8.3 Izracun izgub

V FEMA P-58-1 (ATC,2012a) se ekonomske izgube dolocijo po algoritmu, ki je prikazan na sliki
4.22a. Za oceno izgub po algoritmu, ki je vgrajen tudi v programsko orodje PACT 2 (Naeim in Hagie,
2012), je potrebno najprej zbrati osnovne podatke o konstrukciji (lokacija, viSina in Stevilo nadstropij,
etazna povrSina, cena nadomestne gradnje, itd.), funkcije ranljivosti ter funkcije izgub za vse
komponente vklju¢no s seznamom njihovih koli¢in in ustrezno razdelitvijo v ranljivostne skupine
oziroma v skupine komponent. Dodatno je potrebno z analizo obnasanja in poskodovanosti
konstrukcije doloc¢iti verjetnost porusitve pri vsaki izmed vrednosti mere za intenziteto (angl. collapse
fragility) ter matrike parametrov potresnih zahtev. FEMA P-58-1 priporoca uporabo nelinearne
dinamicne analize z vsaj sedmimi akcelerogrami pri vsaj osmih stopnjah intenzitete, na podlagi katerih
zajamemo aleatorne negotovosti. Epistemicne negotovosti zaradi nepoznavanja konstrukcije in
vgrajenih materialov, vprasljivega nadzora in negotovosti v matemati¢nem modeliranju se lahko
enostavno uposteva s predpisanim povecanjem disperzije parametrov potresnih zahtev pri vsakem
nivoju intenzitete. Vse zgoraj omenjene koli¢ine so obravnavane kot slucajne spremenljivke, ki jih
opiSemo s porazdelitvenimi funkcijami, kar omogoc¢a Monte-Carlo simulacije za dolocitev
ekonomskih izgub. Vse, kar je Se potrebno definirati, je Stevilo simulacij n,;, pri vsaki izmed vrednosti
mere za intenziteto im, nato pa se na podlagi zgoraj opisanih vhodnih podatkov algoritem za dolocitev
izgub lahko izvede. Najprej z generiranjem slucajnih Stevil dolo¢imo, ali v izbrani simulaciji pride do
porusitve konstrukcije. V takSnem primeru, je izguba v tej simulaciji kar enaka vsoti stroskov
porusitve konstrukcije in cene nadomestne gradnje. V kolikor do porusitve ne pride, se na podlagi
matrike parametrov potresnih zahtev v vsaki komponenti generirajo potresne zahteve skladno z
algoritmom, ki so ga predlagali Yang et al. (2009). Na podlagi funkcij ranljivosti ter funkcij izgub se z
metodo Monte-Carlo dolocijo poskodovanost in stroski popravil v vsaki izmed komponent. S
seStevkom izgub po vseh komponentah je doloCena celotna izguba Ly v konstrukciji pri vsakem izmed
nivojev mere za intenziteto. Na koncu izgubo pri vsaki izmed stopenj mere za intenziteto E(LIM)
utezimo Se z verjetnostjo njene prekoracitve, s ¢imer dobimo pric¢akovano letno izgubo ali pa krivuljo
izgub, s katero opiSemo verjetnost prekoracitve dolocene vrednosti izgub P(L7> /).

Doslej smo velikokrat upostevali priporocila FEMA-P-58-1 (ATC, 2012a), na tem mestu, pa
prikazujemo razlike med predlagano metodologijo v okviru doktorske disertacije in zgoraj opisanim
postopkom doloc¢anja izgub po FEMA P-58-1 (glej sliko 4.22b). Glavna razlika je v dolocitvi
parametrov potresnih zahtev. V okviru metodologije, opisane v doktorski disertaciji, aleatorne in
epistemi¢ne negotovosti upostevamo bolj direktno z uporabo veéjega Stevila akcelerogramov in
konstrukcijskih modelov, pri tem pa ne uporabimo zahtevnejSe inkrementalne dinamicne analize na
MDOF modelu, temvec¢ kombinacijo potisne analize z razlinimi razporeditvami horizontalnih sil po
visini ter inkrementalne dinami¢ne analize na SDOF modelu. Enostavnej$a metoda analize obnasanja
konstrukcije nam omogoca spremljanje poSkodovanosti konstrukcije pri potresnih zahtevah, ki
temeljijo na dejanskem odzivu konstrukcije, za razliko od postopka po FEMA P-58-1, kjer se
poskodovanost in posledi¢no izgube dolocijo s »kockanjem« po metodi Monte-Carlo. Zelo veliko
Stevilo simulacij dejanskega obnaSanja konstrukcije, ki smo jih izvedli v doktorski disertaciji,
omogoca oceno izgub prakticno brez predpostavk o porazdelitvah razlicnih koli¢in in prenosu
negotovosti v rezultatih, saj lahko vse delamo na podlagi racunsko dolocenih empiri¢nih
porazdelitvenih funkcij. Pri tem je vsaka simulacija s v predlaganem postopku definirana s
konstrukcijskim modelom m (skupaj N, naborov modelnih parametrov), s kombinacijo parametrov
potisne analize p (skupaj 8 moznih primerov) in z izbranim akcelerogramom a (skupaj n, zapisov
gibanja tal). Pri vsaki simulaciji s je potrebno dolociti njen odziv pri razli¢nih stopnjah intenzitete im
(korak maksimalnega pospeska tal pri inkrementalni dinamic¢ni analizi je znaSal 0.01 g, Stevilo vseh
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obravnavanih stopenj intenzitete n;, pri vsaki simulaciji s pa je bilo tako odvisno od kapacitete
konstrukcije). Pri vseh koli¢inah, obravnavanih v nadaljevanju bi morali zraven pisati tudi zgornje
indekse m, p, in a, s katerimi bi poudarili, da gre za dolo¢eno simulacijo s, vendar bomo zaradi lazje
notacije to opustili, kjerkoli bo mogoce.

Podatki o Podatki o konstrukeiji
konstrukciji (a) (b)
v
v Simulacije s(m,p,a)
Analiza obnaSanja > m=m+1; p=ptl;
konstrukcije a=a+l;im=im+1
v \ 4

Analiza obnasanja
konstrukcije (potisna
analiza, SDOFIDA)

v

Ocena poskodovanosti
komponent

Simulacija izgub
s =s+1, e s <ng,
im =im+1, ¢e im < n;,

A

Ali se
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Generiranje potresnih DA ¢

zahtev komponent

Izracun izgub
l ce im <im, > E(Lync/IM)
¢e im > im, > E(Lyc)

porusi?

DA Ocena poskodovanosti
komponent
Izradun izgub . Je m<Ng,
E(LAIM) = E(L;.0) Izracun izgub E(L7|IM) p<8; a<n,

im<n;,,?

|

<
y

Je s <ng,

Izracun izgub pri

ali im <n,
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?

Izracun izgub pri
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\ 4 A 4

Ocena potresnega
tveganja
(EAL, P(L7> 1), E(L7))

Ocena potresnega tveganja
(EAL, P(L7> 1), E(L7))

Slika 4.22: Algoritem ocene ekonomskih izgub po (a) FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) in (b) predlagani
metodologiji.

Figure 4.22: The algorithm for loss estimation according to (a) FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) and (b) proposed
methodology.

Kljub zgoraj opisanim razlikam, so osnovne enacbe za dolocitev razlicnih mer za oceno potresnega
tveganja v smislu ekonomskih izgub podobne, opisali pa jih bomo s poudarkom na metodologiji
predlagani v doktorski disertaciji. Ocena izgub se zacne na nivoju posameznih komponent. Najprej
dolo¢imo vrednosti izgub komponent ob predpostavki, da ne pride do tak$nih poskodb konstrukcije, ki
bi privedle do njene porusitve in posledi¢no do nadomestne gradnje (angl. non-collapse case - NC).
Pri analizi obnaSanja konstrukcije je potrebno pri vsaki stopnji intenzitete im dolo€iti vrednost
parametra potresnih zahtev konstrukcije edp, s katerim opiSemo odziv komponente j, za katero potem
na podlagi funkcij ranljivosti in izgub dolo¢imo pric¢akovano izgubo E(L;| EDP = edp).
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E(L;|EDP=edp)= Y E(L;|DS=ds)-p(DS =ds| EDP = edp) (4.56)

vsi ds

V enacbi 4.56 je E(L; | DS = ds) pricakovana izguba oziroma stroSek popravila komponente j pri
izbranem mejnem stanju poskodovanosti ds, ki sledi iz funkcij izgub, p(DS = ds|EDP = edp) pa je
pogojna verjetnost nastopa mejnega stanja poskodovanosti ds ob predpostavki, da parameter potresnih
zahtev zavzame vrednost edp. Gre pravzaprav za utezeno vsoto pric¢akovanih izgub pri vseh moznih
mejnih stanjih poskodovanosti, ki se lahko pojavijo v komponenti pri vrednosti parametra potresnih
zahtev edp, ki v nasem primeru sledi direktno iz analize obnaSanja konstrukcije. V primeru postopka
po FEMA P-58-1 (ATC, 2012a) je potrebno na podlagi simulacije obnaSanja konstrukcije pri manjSem
Stevilu akcelerogramov in intenzitet, ob predpostavljeni disperziji za upoStevanje modelnih
negotovosti, dolociti porazdelitvene funkcije parametrov potresnih zahtev, nato pa se s pomocjo
Monte Carlo simulacij dolo¢i parametre potresnih zahtev v vseh komponentah konstrukcije, kar
pomeni, da sta odziv in poSkodovanost posameznih komponent zajeta zgolj posredno.

Pri¢akovana izguba v komponenti j pri dolo€eni stopnji poSkodovanosti E(L|DS = ds) je doloc¢ena kot
produkt koli¢ine enot ¢, cene nadomestitve enote komponente z enakovredno novo komponento a,,,,
ter deleza cene popravila poskodb komponente v mejnem stanju ds v primerjavi s ceno enakovredne
nove komponente L'

E(L,|DS=ds)=a,,-L-q (4.57)

Ko izra¢unamo pri¢akovano izgubo v vseh komponentah, je potrebno sesteti izgube po vseh skupinah
komponent pg, kasneje pa Se po vseh ranljivostnih skupinah fg, da dobimo celotno pri¢akovano izgubo
na nivoju konstrukcije Ly (angl. fotal loss), seveda ob pogoju, da ne pride do porusitve konstrukcije.
Pri tem je potrebno poudariti, da pri vsaki simulaciji zaradi upoStevanja razli¢nih kombinacij
parametrov potisne analize p dobimo 8 moznih izgub L; na nivoju konstrukcije. Kot merodajno smo
upostevali maksimalno izmed njih. Dodatno se je potrebno zavedati, da so parametri potresnih zahtev
edp pri vsaki simulaciji doloceni pri razli¢nih vrednostih intenzitet potresa im, vendar so z intenziteto
potresa enoli¢no doloceni, zaradi Cesar v enacbi 4.58 uporabimo pogojenost celotne izgube z mero za
intenziteto:

E(Ly ye |1M=im)=m?§(z > E(L, |IM:im)jzmag{z > E(L, |EDP:edp)] (4.58)

vsi fg vsi pg vsi fg vsi pg

kjer je E(Ly nclIM = im) pricakovana vrednost celotne izgube konstrukcije pri doloCeni intenziteti ob
pogoju, da ne pride do porusitve konstrukcije. Skladno s teoremom o popolni verjetnosti dogodka, je
za dolocitev pri¢akovane celotne izgube pri izbrani intenziteti im, potrebno dodati Se pri¢akovane
izgube ob pogoju, da se porusitev zgodi (angl. collapse case). Pri tem smo ceno nadomestne
novogradnje dolocili na podlagi cen iz primerov na gradbenem portalu PEG (2013), kjer je mogoce
dostopati do ocen investicij v gradbeniStvu. Privzeli smo, da je cena izgradnje nove stavbe
Crovogranje = 100 €/m’ bruto tlorisne povrine BTP. V primeru porusitve konstrukcije je pred postavitvijo
novogradnje potrebno do konca pocistiti ostanke konstrukcije in jih odpeljati na deponijo. Ocenili
smo, da znaSajo stroSki ruSitvenih del in vse potrebne dokumentacije za novogradnjo 10 % cene
novogradnje L,.,, nekateri drugi raziskovalci pa so te stroske ocenili na 8 % (Bradley, 2009) oziroma
15 % (Porter in Kiremdjian, 2001).
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E(Ly | IM =im)=E(L; yo | IM =im)- P(NC|IM =im)+ E(L, .)- P(C| IM =im)

(4.59)
E(L;.)=1.1-L,, =1.1-BTP-c

novogradnje

Pric¢akovani vrednosti izgub v primeru porusitve oziroma neporusitve, uteZimo z verjetnostjo porusitve
P(C|IM = im) oziroma neporusitve konstrukcije P(NC|IM = im), ki sledita iz ocene verjetnosti
prekoracitve mejnih stanj (poglavje 4.7). Za obe pogojni verjetnosti velja, da opisujeta
komplementarna dogodka, zato je njuna vsota enaka 1.

P(C|IM =im)1—P(NC|IM =im) (4.60)

V metodologiji FEMA P-58-1 (ATC,2012a) je verjetnost porusitve doloCena z delezem simulacij, kjer

pride do porusitve pri doloCeni stopnji mere za intenziteto. V primeru nase metodologije pa je pri
vsaki simulaciji s verjetnost porusitve P(C|IM) bodisi enaka 0, Ce je intenziteta im manjSa od
kapacitete konstrukcije im. bodisi je enaka 1, ¢e je trenutna obravnavana intenziteta im vecja od
kapacitete konstrukcije. Z zgornjimi enacbami torej dobimo pri¢akovano izgubo pri doloceni
intenziteti im v vsaki izmed simulacij s, ki je kot receno definirana z naborom modelnih parametrov v
konstrukcijskem modelu m in pri doloCenem akcelerogramu . Na ta nacin dobimo n, N,
pricakovanih izgub pri vsaki intenziteti im, za katere lahko doloCimo statisticne parametre, kot npr.
mediano, srednjo vrednost ali disperzijo in tako dolo¢imo pri¢akovane izgube zaradi potresa z
doloceno intenziteto E(L7IM) ter tudi pogojno verjetnost prekoracitve dolocene vrednosti izgub /, bo
nastanku potresa z doloCeno intenziteto P(Lr> [|IM). Tako lahko dolo¢imo tudi verjetne izgube ob
predpostavki, da bo na konstrukcijo deloval projektni potres.

Ob upostevanju potresne nevarnosti in srednje letne frekvence prekoracitve dolocene vrednosti mere
za intenziteto im, je mogoce dolociti pricakovano letno izgubo v konstrukciji (angl. expected annual
loss - EAL):

Lo dA,, (im
EAL= | E(LH]Mzzm)‘%‘d[M (4.61)

vsi im

kjer predstavlja absolutno vrednost odvoda funkcije potresne nevarnosti, ki je sicer

d A, (im)
dI

negativen. Pricakovana letna izguba je zelo pomembna mera potresnega tveganja za investitorje, saj v
eni Stevilki vsebuje informacije o odzivu konstrukcije pri Sirokem razponu intenzitet gibanja tal.
Uporabna je tudi za vrednotenje (ne)smiselnosti platevanja letnih premij za zavarovanje stavb pred
potresi ali pa za izbiro najustreznejSe reSitve sanacije oziroma protipotresne utrditve objekta. Pri
vrednotenju vecjega Stevila variant je mogoce za vsako izmed njih izracunati pri¢akovano letno izgubo
konstrukcije, nato pa na podlagi trenutnih enkratnih stroskov za sanacijo/protipotresno obnovo Cpg
primerjati neto sedanje vrednosti stroskov E(L7ypy) celotne operacije pri razli¢nih variantah (Bradley,
2009):

E(L :MEAL+C (4.62)
) : '

T,NPV )

kjer je A diskontna stopnja, s katero opiSemo ¢asovno spreminjanje vrednosti denarja, ¢ pa je dolzina
obravnavanega ¢asovnega obdobja (npr. preostala Zivljenjska doba konstrukcije ali predvideni ¢as v
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finanéni konstrukeiji projekta). Ce enacbo 4.62 nekoliko preuredimo, lahko izra¢unamo tudi &as z,,, v
katerem se nam stroski protipotresne utrditve Cy izplacajo zaradi zmanjSanja pri¢akovanih izgub:

-1 i C,
t :711{1— e EALJ (4.63)

kjer a predstavlja razmerje med pricakovano letno izgubo EAL pred in po protipotresni utrditvi.

Zadnja mera za oceno potresnega tveganja konstrukcij je srednja letna frekvenca prekoracitve
dolocene vrednosti izgube zaradi delovanja potresov A(Ly> /), kar prikazemo na krivulji izgub (angl.
loss curve). Izracuna se jo po naslednjem izrazu:

ALy >1)= [ P(Ly >0, |IM =im)

vsi im

diM (4.64)
dIM

‘dﬂ'm (im)
kjer je verjetnost P(Ly > [|IM = im) dolocena nekoliko visje. Pri majhnih vrednosti srednje letne
frekvence prekoracCitev izgub je mogoce rezultate aproksimirati kar z verjetnostjo prekoracitve
dolocene vrednosti izgub P(Ly> ).

P(L, >1)= j P(L, > 1, |IM :im)‘%‘dlM (4.65)

vsi im
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5 OCENA POTRESNEGA TVEGANJA ZA DETERMINISTICNI MODEL

V tem poglavju predstavimo implementacijo zgoraj opisane metodologije za oceno potresnega
tveganja izbranih stanovanjskih in poslovnih zidanih objektov. Vse S§tiri obravnavane konstrukcije
imajo tri etaze, dve sta bila zgrajeni iz opecnih votlakov, dve pa iz zidovja iz polne opeke. Tako smo
zeleli zajeti tudi vpliv starosti objekta na oceno potresnega tveganja. V tem poglavju nismo upostevali
modelnih negotovosti, torej je ocena potresnega tveganja narejena za deterministicni model
konstrukcije, v naslednjem poglavju pa prikazujemo Se uporabo metodologije z upoStevanjem
modelnih negotovosti in njihov vpliv na koncne rezultate.

V nadaljevanju najprej predstavimo podatke o izbranih konstrukcijah. Poleg nosilne konstrukcije
prikazemo Se razdelitev nekonstrukcijskih komponent v ranljivostne skupine ter skupine komponent in
predstavimo njihovo matemati¢no modeliranje. Zatem poveZzemo poskodovanost konstrukcije s
parametri potresnih zahtev preko krivulj potisne analize, nato pa za izbrane akcelerograme pri
razli¢nih intenzitetah na ekvivalentnem modelu z eno prostostno stopnjo dolo€imo potresne zahteve.
Izracunamo tudi mejne intenzitete, ki v konstrukciji povzrocijo nastanek razlicnih mejnih stanj
poskodovanosti in krivuljo verjetnosti porusitve. Kon¢no dolo¢imo tudi pri¢akovane ekonomske
izgube, s katerimi lahko ovrednotimo ali je potresno tveganje pri obravnavani konstrukciji
sprejemljivo ali ne.

5.1 Podatki o izbranih konstrukcijah
5.1.1 Opis testnih konstrukcij

Vse obravnavane zidane konstrukcije so bile zgrajene v sistemu povezanega zidovja. Prva ¢rka v
imenu stavbe predstavlja eno izmed izbranih geometrij (A ali B), druga ¢rka pa predstavlja tip zidovja
iz katerega je bila konstrukcija zgrajena (H - opec¢ni votlaki (angl. hollow clay) oziroma S — polna
opeka (angl. solid bricks)). Pri obravnavanju deterministicnega modela smo za vsakega izmed
materialov uporabili srednje mehanske lastnosti materiala iz preglednic 2.8 in 2.9.

Geometrija stavb AH in AS, ki predstavljata stanovanjska objekta, je bila izpeljana na podlagi
geometrije stavbe, ki je bila pseudo-dinami¢no preizkusena v laboratoriju ELSA v Ispri in analizirana
v predhodnih Studijah (Fajfar et al., 2006; Rozman in Fajfar, 2009), le da smo nosilno konstrukcijo
pretvorili iz trietaznega armiranobetonskega okvirja v trietazno zidano konstrukcijo (glej sliko 5.1).
Konstrukciji AH in AS sta po tlorisu nesimetri¢ni, njune zunanje mere pa so 9.3 m x 10.8 m.
Razporeditev nosilnih elementov je v vseh etazah enaka, razlika je le v balkonu, ki se pojavi samo v
prvem in drugem nadstropju, kar je razvidno tudi iz tlorisnih nacrtov pritlicja in obeh nadstropij (slika
5.1a-c). Debelina vseh zidov v konstrukcijah je 30 cm, skupno pa zidovi predstavljajo 7.3 % in 7.8 %
celotne tlorisne povrSine objekta v smereh X oziroma Y. Vsi stropi v stavbah AH in AS so
armiranobetonske plosce, nosilne v obeh smereh, z debelino 18 cm. Etazna viSina je v vseh nadstropjih
enaka in znasa 3.2 m. Nosilna konstrukcija dvokapne strehe je lesena, streha pa je pokrita z opecno
kritino. Na vzhodni in zahodni strani stavb sta zgrajena tudi trikotna zatrepna zidova z vi§ino 4 m.

Geometrija stavb BH in BS je privzeta po konstrukciji 8A, ki so jo pri Studiji vrednotenja faktorja g
uporabili Frumento et al. (2009). Gre za dokaj velika poslovna objekta, grajena iz povezanega zidovja,
ki imata tlorisne dimenzije 22.5 m x 12.3 m. Stavbi sestavljajo pritli¢je in dve nadstropji z etaznimi
vis§inami 3.2 m. Kot je razvidno iz slike 5.2a, sta konstrukciji BH in BS simetri¢ni v prec¢ni smeri.
Debelina vseh zidov je enaka 30 cm, skupno pa zidovi predstavljajo 5.3 % in 5.6 % celotne tlorisne
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povrsine v glavnih smereh X in Y. Medetazne stropne plosce in ravna stre$na konstrukcija so polne,
18 cm debele armiranobetonske plosce, temelji pa so armiranobetonski in pasovni. Po obodu
konstrukcije je na nepohodni ravni strehi zgrajen kolencni zid v visini 1 m.
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Slika 5.1: Tloris (a) pritli¢ja, (b) prvega nadstropja in (c) drugega nadstropja ter (d) prerez stavb AH in AS, ki
poleg konstrukcijskih vkljucujejo tudi pozicijo in dimenzije nekonstrukcijskih komponent.

Figure 5.1: The plan of (a) ground storey, (b) first storey, (c) second storey and (d) cross section of the buildings
AH and AS, including the position and dimensions of the structural and non-structural components.
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Obicajno pri analizah obnaSanja konstrukcij prikazujemo samo elemente nosilne konstrukcije, v naSem
primeru pa na slikah 5.1 in 5.2 prikazujemo tudi pozicijo in dimenzije drugih komponent stavbe, ki
smo jih upostevali v oceni potresnega tveganja: okna, dimnike, zatrepne zidove, predelne stene,
spusceni strop in streho. Poleg tlorisov vseh nadstropij in razporeditve prostorov, prikaz geometrije
zaokrozimo $e s pre¢nim prerezom, ki vsebuje dodatne informacije o konstrukceiji (sliki 5.1d in 5.2b).
V primeru stavb AH in AS vse okenske odprtine merijo 1.4 m x 1.4 m; vratne pa 2.1 mx 1 m. V
stavbah BH in BS pa je viSina vseh okenskih odprtin 1.4 m, viSina vseh vratnih odprtin 2.1 m, dolzine
vrat in oken pa so razli¢ne. Predpostavljeno je bilo tudi, da se obe konstrukciji lokacijsko nahajata na
obmo¢ju Ljubljane, na temeljnih tleh tipa B.
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Slika 5.2: Tloris (a) pritli¢ja, (b) prvega nadstropja in (c) drugega nadstropja ter (d) prerez stavb BH in BS, ki
poleg konstrukeijskih vkljuéujejo tudi pozicijo in dimenzije nekonstrukcijskih komponent.

Figure 5.2: The plan of (a) ground storey, (b) first storey, (c) second storey and (d) cross section of the buildings
BH and BS, including the position and dimensions of the structural and non-structural components.



116 Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

5.1.2 Razdelitev komponent v ranljivostne skupine in pripadajoce funkcije ranljivosti

V oceni potresnega tveganja smo poleg konstrukcijskih zajeli tudi nekonstrukcijske komponente, saj
bi v nasprotnem primeru mocno podcenili potencialne izgube. Obstaja vec razli¢nih kategorizacij
posameznih komponent v gradbeniStvu, najbolj pa se je uveljavila klasifikacija UNIFORMAT, ki se
sedaj uporablja v dopolnjeni razli¢ici UNIFORMAT II (NIST, 1999). Vsaka komponenta ima
standardizirano oznako z obliko X1234.567. V njej s prvo ¢rko oznacimo glavno kategorijo, v katero
sodi komponenta: A - temelji, B — konstrukcijski elementi in ovoj stavbe, C — notranje komponente, D
— inStalacije, E — oprema in pohistvo ter F — posebna oprema. Prvi Stevilki dolocata nadaljnjo
klasifikacijo komponente v ozjo kategorijo, npr. B10 predstavlja konstrukcijske elemente, B20 pa
zunanji ovoj stavbe. Naslednji dve Stevilki klasifikacijo Se dodatno zozita, npr. B105 pomeni, da
komponenta sodi med zidane komponente, B1051 pa pomeni, da je komponenta zgrajena iz
armiranega zidovja. Stevilke za decimalno piko definirajo razli¢ice znotraj dolo¢ene podkategorije, s
katerimi natan¢neje zajamemo pogoje vgradnje, materialne lastnosti, geometrijske posebnosti in druge
lastnosti komponent. Tako npr. B1051.011 doloca zidane elemente z armaturo, katerih rege so delno
zapolnjene z malto in pri katerih prevladuje strizno obnasanje. Njihova debelina je med 20 in 30 cm,
njihova visSina pa je nizja od 3.65 m.

Na tej klasifikaciji komponent temeljijo tudi smernice za oceno potresnega tveganja FEMA-P-58-1
(ATC, 2012a) ter tudi razdelitev komponent v tej doktorski disertaciji. Najprej je potrebno
komponente razdeliti v ranljivostne skupine s skupno funkcijo ranljivosti, ki sodijo v dolo¢eno
kategorijo po klasifikaciji UNIFORMAT II. Pri tem je potrebno paziti, da za doloceno komponento
izberemo pravo podkategorijo, saj se lahko znotraj posameznih podkategorij funkcije ranljivosti med
seboj razlikujejo. V preglednici 4.4 so navedene priCakovane vrednosti in disperzije parametrov
potresnih zahtev za izbrane skupine ranljivosti, v nadaljevanju pa je za vsako izmed skupin na kratko
opisano, kako so bile izpeljane njene funkcije ranljivosti. Na slikah 5.3-5.5 prikazujemo krivulje
ranljivosti za izbrane ranljivostne skupine obravnavanih nekonstrukcijskih komponent ter verjetnosti,
da se pri doloCenih vrednostih parametra potresnih zahtev komponente nahajajo v enem izmed mejnih
stanj. Mejno stanje DSO pomeni mejno stanje brez poskodb, za vsako ranljivostno skupino pa je
pomen mejnih stanj DS1- DS4 opisan v preglednici 4.4.

V okviru dokumentov FEMA-P-58-1 (ATC, 2012a), FEMA-P-58-2 (ATC,2012b) in pripadajocega
programa PACT II (Naeim in Hagie, 2013) so definirane funkcije ranljivosti za 4 tipe predelnih sten iz
mavcno kartonskih ploS¢ na kovinski podkonstrukciji ter za en tip predelnih sten na leseni
podkonstrukeiji. V primeru obravnavanih stavb smo se omejili na predelne stene iz mavcéno kartonskih
plosc, katerih nosilna jeklena podkonstrukcija je bila na vseh mestih polno vpeta (slika 5.3a,b).
Rezultate raziskav preko 50 preizkusancev, na podlagi katerih so bile izpeljane izbrane funkcije
ranljivosti, sta zbrala in obdelala Miranda in Mosqueda (2011).

Uporabnik programa PACT II lahko izbira tudi med funkcijami ranljivosti za 31 tipov oken, ki se
obi¢ajno pojavljajo na objektih s stekleno fasado, ter za 17 tipov oken, ki se uporabljajo za izlozbe
trgovin. Funkcije ranljivosti so bile dolocene na podlagi Stevilnih eksperimentov, katerih rezultate so
zbrali Memari et al. (2011). Okna so locili glede na razmerje viSine in Sirine, tip in debelino
zasteklitve, tip tesnil, itd. Zal so v dokumentu FEMA-P-58-1 zajeti le tipi oken, ki se obi¢ajno
uporabljajo v poslovnih zastekljenih objektih (npr. visoke stolpnice s steklenimi fasadami), ne pa tudi
tipi oken, ki se uporabljajo v stanovanjski gradnji oziroma v zidanih konstrukcijah, zato smo pri oknih
izbrali splosne funkcije ranljivosti, ki so bile ze uporabljene v literaturi (slika 5.3¢,d). Vrednosti
etaznih zasukov, pri katerih pride do velikih poskodb oken so zelo visoke, zaradi Cesar je pri zidanih
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konstrukcijah malo verjetno, da pride do veéje poskodovanosti, posledi¢no pa poskodbe oken ne
prispevajo veliko k izgubam. V prihodnosti bi bilo nujno potrebno razsiriti bazo funkcij ranljivosti tudi
s primeri obic¢ajnih lesenih oziroma PVC oken, trenutno pa boljsih podatkov v literaturi nismo nasli.

Funkcije ranljivosti komponent predelnih sten iz mavéno kartonskih plo$¢ ter oken temeljijo na
laboratorijskih preiskavah obnasanja komponent, ki so bile narejene na vecjem Stevilu preizkuSancev,
zato jih Stejemo med bolj zanesljive. Funkcije ranljivosti drugih komponent, ki smo jih tudi upostevali
v primeru obravnavanih konstrukcij, pa ve¢inoma temeljijo predvsem na ocenah strokovnjakov, zaradi
Cesar jih je potrebno obravnavati pazljivo. Pri potresih v Poso¢ju in tudi drugod se je pokazalo, da se
med tresenjem tal pogosto poskodujejo ali delno porusijo tudi dimniki, strehe in zatrepni zidovi (DTP,
2009), kar precej doprinese k celotnim stroSkom obnove, zato smo se odlocili, da tudi te komponente
vklju¢imo v oceno potresnega tveganja. Za vse smo uporabili funkcije ranljivosti, ki so priporocene v
dokumentu FEMA P-58-1 (ATC, 2012a).

Funkcije ranljivosti za dimnike sta izpeljala Osteraas in Krawinkler (2010a), pri tem pa sta uporabila
dva razlina pristopa. Pri prvem sta zbrala empiricne podatke iz 41 merilnih postaj, kjer so merili
pospeske tal, in podatke o delezu poskodovanih dimnikov v okolici postaj na podlagi 4 potresov, ki so
se zgodili v Kaliforniji med leti 1971 in 2001. Na podlagi zbranih podatkov sta dolocila lognormalno
porazdelitveno funkcijo, ki pa je Ze na oko mocno odstopala od empiri¢ne porazdelitvene funkcije.
Zato sta ubrala Se analiticni pristop, v katerem sta na podlagi zelo enostavnega matemati¢nega modela
simulirala zibanje (angl. rocking) in zdrs dimnika nad nivojem strehe. Predpostavila sta dve varianti
vpetja dimnika in sicer prostostojecega, ki ima z nosilno konstrukcijo po celotni visini slabo povezavo,
ter dobro povezanega s konstrukcijo, obnaSanje pa sta simulirala za razli¢ne visine dimnika nad streho.
Na podlagi te preproste simulacije sta izpeljala kon¢ni verziji funkcij ranljivosti za dimnike, ki smo jih
uporabili tudi v doktorski disertaciji (slika 5.3e,f).

Podobno velja za kolencne in zatrepne zidove na vrhu konstrukcij, ki veljajo za zelo ranljive
komponente, katerih porusitev velikokrat terja tudi smrtne Zrtve ljudi na ulicah. Tudi tukaj sta Osteraas
in Krawinkler (2010b) najprej dolocila funkcijo ranljivosti na podlagi podatkov o poskodbah
parapetnih zidov iz dveh preteklih potresov, kar je v najboljSem primeru zelo pomanjkljiv nacin
dolocanja funkcij ranljivosti. Pri tem zopet nista dobila uporabnih rezultatov, zato sta v analiticnem
pristopu, tako kot pri dimnikih, spet uporabila preprost model za zatrepni/kolen¢ni zid. Obravnavala
sta ga kot togo telo, ki se lahko suCe in zdrsne, na podlagi numeri¢nih simulacij pa sta dolocila
pospesek, pri katerem se to zgodi. Tako sta bili izpeljani funkciji ranljivosti za parapetne zidove, ki
smo ju uporabili v okviru ocene potresnega tveganja (slika 5.4a,b).

Funkcije ranljivosti za ope¢no kritino (slika 5.4c,d) je uredil Porter (2009), temeljijo pa na
raziskovalnem delu Xiaa in Yuna (1998), ki sta na potresnih mizah preizkusila 24 modelov strehe iz
betonskih in opecnih stresnikov ter pri tem belezila pospeske, ki povzroc¢ijo poskodbe manjsega in
vecjega dela strehe. Izbrali smo funkcije ranljivosti za obiCajno streho z opecno kritino, ki ni
prilagojena za potresna obmocja.

Strokovnjaki so na podlagi opazovanj eksperimentov in logi¢nega razmisljanja dolocili empiri¢no
enacbo za dolocitev pricakovane vrednosti maksimalnega pospeska etaze, ki v spuscenih stropih
povzro€i mejno stanje blizu porusitve (Bachman, 2011). Mejni pospesek etaze je odvisen od povrsine
spuscenega stropu, nacina pritrditve nosilne podkonstrukcije v stene in strop ter od konstrukcijskih
detajlov spuscenega stropu. Zakljucili so, da je razpon kvalitete izvedbe spuscenih stropov verjetno
velik, zato so predpostavili vrednost disperzije 0.5 za vecino tipov spuScenih stropov (slika 5.4e,f).
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Slika 5.3: Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) predelne stene, (c) okna in (e) dimnike ter
verjetnost, da se bo komponenta pri doloceni vrednosti parametra potresnih zahtev nahajala v izbranem mejnem
stanju za (b) predelne stene, (d) okna in (f) dimnike.

Figure 5.3: Fragility curves of non-structural components for (a) partition walls, (c) windows and (e) masonry
chimneys, and the corresponding probability of occurrence of designated damage state as a function of the
engineering demand parameter in the case of (b) partition walls, (d) windows and (f) masonry chimneys.
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Slika 5.4: Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) zatrepne zidove, (¢) stre$nike in (¢) spuscene
strope ter verjetnost, da se bo komponenta pri dolo¢eni vrednosti parametra potresnih zahtev nahajala v izbranem
mejnem stanju za (b) zatrepne zidove, (d) stresnike in (f) spuscene strope.

Figure 5.4: Fragility curves of non-structural components for (a) masonry parapets, (c) roofing and (e) suspended
ceilings, and the corresponding probability of occurrence of designated damage state as a function of the
engineering demand parameter in the case of (b) masonry parapets, (d) roofing and (f) suspended ceilings.
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Slika 5.5: Krivulje ranljivosti nekonstrukcijskih komponent za (a) ra¢unalnisko opremo, (c) ostale komponente
obcutljive na zasuk in (e) ostale komponente obcutljive na pospesek ter verjetnost, da se bo komponenta pri
doloceni vrednosti parametra potresnih zahtev nahajala v izbranem mejnem stanju za (b) racunalniSko opremo,
(d) ostale komponente obcutljive na zasuk in (f) ostale komponente obc&utljive na pospesek.

Figure 5.5: Fragility curves of non-structural components for (a) desktop computers and servers, (c) generic
drift-sensitive components and (e) generic acceleration-sensitive components, and the corresponding probability
of occurrence of designated damage state as a function of the engineering demand parameter in the case of (b)
desktop computers and servers, (d) generic drift-sensitive components and (f) generic acceleration-sensitive
components.
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S preprostimi simulacijami zdrsa racunalni§ke opreme so bile izpeljane tudi funkcije ranljivosti za
racunalni$ko opremo (Eidinger, 2009 - slika 5.5a,b). Upostevali smo tudi ostale nekonstrukcijske
komponente, ki so ob¢utljive na zasuk oziroma pospeske. Privzeli smo enake krivulje ranljivosti kot
nekateri drugi raziskovalci v literaturi, vse skupaj pa izhaja iz dokumenta HAZUS (NIBS, 2009), ki
navaja, da splosne krivulje ranljivosti za nekonstrukcijske komponente veljajo ne glede na tip
konstrukcije, kar nedvomno v realnosti ne drzi, vendar zal alternativnih krivulj ranljivosti v literaturi
nismo uspeli najti. Za vsako izmed obravnavanih konstrukcij smo ocenili vrednost instalacij, ki sodijo
v obe kategoriji (slika 5.5¢-f).

Iz zgoraj navedenih primerov sledi, da je potrebno nekatere funkcije ranljivosti jemati z rezervo in da
so na tem podroc¢ju potrebne Se Stevilne raziskave, s katerimi se bo povecala zanesljivost ocene
potresnega tveganja glede na uporabljeno metodologijo.

5.1.3 Skupine komponent

Nekonstrukcijske komponente se lahko v zivljenjskem obdobju objekta spreminjajo v okviru
vzdrzevalnih del zaradi dotrajanosti, razli¢nih obnov ali ob menjavi lastnikov. To predstavlja Se eno
negotovost pri doloCanju izgub, ki pa je v doktorski disertaciji nismo eksplicitno zajeli. V primeru
obstojecih konstrukeij je mogoce v izbranem trenutku narediti seznam komponent, ki se pri potresih
lahko poskodujejo in tako prispevajo k potencialnim izgubam/stroskom popravil. Po drugi strani je to
mnogo tezje ali celo nemogoce storiti za nove objekte, za katere obiCajno tudi po fazi projektiranja Se
kar nekaj ¢asa ni mogoce sestaviti popolnega inventarja vse opreme. V slednjem primeru je potrebno
za oceno potresnega tveganja uporabiti orodja, s katerimi ocenimo pricakovano koli¢ino posameznih
komponent v objektu na podlagi podatkovnih baz. Eno izmed taksnih orodij je Normative Quantity
Estimation tool, ki je del priporocil FEMA P-58-1 (ATC, 2012a). Zbrali so podatke o komponentah iz
3000 stavb z razlicnimi povr§inami in namembnostmi, dolocili pa so tudi 10ti, 50ti in 90ti kvantil
koli¢ine posameznih komponent v teh objektih. S pomocjo takSnega orodja je mogoce dolociti tipicne
koli¢ine posameznih komponent v pisarnah, izobrazevalnih ustanovah, zdravstvenih domovih in
bolnisnicah, nastanitvenih objektih, vecstanovanjskih stavbah, raziskovalnih laboratorijih, trgovinah
ali v skladiscih.

V doktorski disertaciji smo za vse obravnavane objekte predpostavili razporeditev prostorov in
komponent (sliki 5.1 in 5.2), kar smo potem upostevali tudi pri doloCanju koli¢in posameznih
komponent, ki so zbrane v preglednici 5.1. Pri tem smo komponente iz posameznih ranljivostnih
skupin Se dodatno razporedili v skupine komponent, ki imajo poleg funkcije ranljivosti tudi skupni
parameter potresnih zahtev. Skupine komponent smo dolocili glede na nadstropje, v katerem se
nahajajo ter glede smer v kateri prevzamejo obtezbo. Jasno je, da se nekatere komponente lahko
poskodujejo ne glede na smer v kateri pride obtezba (brezsmerne komponente), kar je upostevano tudi
v preglednici 5.1. Razdelitev v skupine komponent je potrebna predvsem zaradi urejenosti in lazjega
spremljanja prispevkov posameznih komponent k celotnim izgubam.



122 Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Preglednica 5.1: Razdelitev nekonstrukcijskih komponent v skupine komponent za stavbe AH, AS, BH in BS,
vkljuéno z njihovimi koli¢inami v posameznih nadstropjih, lo¢eno v dveh glavnih smereh konstrukcije.

Table 5.1: The classification of the non-structural components into performance groups for the buildings AH,
AS, BH and BS, including their quantities for each storey in the main directions of the building.

Koli¢ina komponent

Skupina komponent  Nadstropje ~ Smer Enota Stavbi AH in AS _ Stavbi BH in BS
1 X 10.5 25.5
1 8.9 65.7
2 X ) 239 25.5
Predelne stene m
2 Y 12.0 65.7
3 X 26.9 25.5
3 Y 16.5 65.7
1 X 2 7.7
1 Y 5 3 2.9
2 X St. oken 2 7.7
Okna (1.4 mx
2 Y 1.4 m) 3 2.9
3 X 2 7.7
3 Y 3 2.9
Dimnik 1 XaliY m 15.0 30.0
StreSna kritina 3 XaliY m? 122 /
Zat : id 3 X ) 42.0 24.6
atrepni zi 3 v m / 45.0
1 XaliY 210
Spusceni strop 2 XaliY m’ / 210
3 XaliY 210
o 1 XaliY 12000
Streznik in 2 XaliY €/etaro / 12000
raCunalniki
3 XaliY 12000
1 XaliY 10000 20000
Druge komponente 2 XaliY €/etazo 10000 20000
obcutljive na zasuk
3 XaliY 10000 20000
Druge komponente 1 XaliY 10000 20000
obcutljive na 2 XaliY €/etazo 10000 20000
pospeske 3 XaliY 10000 20000

5.2  Opis modelov obravnavanih zidanih konstrukcij

3D modela za obe konstrukciji, ki sta prikazana na sliki 5.6, smo naredili v programu 3Muri, analizo
obnasanja s potisno analizo pa smo izvedli v raziskovalni razli¢ici Tremuri. Detajli, na podlagi katerih
se v obeh programih izvrsi izraCun obnaSanja konstrukcije, so predstavljeni v poglavju 4.5.1, tukaj pa
podajamo samo bistvene predpostavke matemati¢nih modelov konstrukcij, ki so bile upostevane.

Stene obeh tipov konstrukcij, katerih oznake so predstavljene v tlorisih na sliki 5.7, je program
avtomatsko razdelil na ekvivalentne okvirje iz togih odsekov, zidov in preklad, kar je za vsako steno
posebej prikazano na slikah 5.8 in 5.9. Zidovi in preklade so modelirani z linijskimi elementi, med
seboj pa so povezani s togimi odseki. Efektivno visino zidov program doloc¢i tako, da z navidezno ¢rto
poveze vogale odprtin oziroma zidov in potem privzame srednjo visino zidu. 3D vozlisca, kjer se stika
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veC sten so oznaCena z velikimi tiskanimi ¢rkami, 2D vozli§¢a posameznih sten so oznaCena z
majhnimi ¢rkami, elementi pa so oznaceni s Stevilkami. V stenah W8Y — W11Y stavbe B smo v
konstrukcijo dodali armiranobetonske nosilce z viSino in S§irino pre¢nega prereza 20/20 cm z
minimalno armaturo. Program namre¢ zahteva »$katlasto« obnasanje kateregakoli dela stavbe, dodatni
nosilci pa niso imeli velikega vpliva na globalno obnasanje celotne konstrukcije. AB monolitne plosce
na nivojih etaz so bile upoStevane kot toge diafragme, ki so neskon¢no toge v svoji ravnini.
Porazdeljena stalna in koristna obtezba v polju ploS¢ se prenasata na obodne stene, od tam pa naprej v
3D vozli§¢a, kar pomeni, da je celotna masa upostevana v 3D vozlis¢ih po obodu sten.

Program Tremuri v vsakem koraku potisne analize prerazporedi notranje stati¢ne koli¢ine, kar pomeni,
da se nosilnost posameznih elementov ves ¢as spreminja skladno s spremembami osne sile. Nosilnost
elementov je minimalna izmed upogibne in strizne nosilnosti, do odpovedi posameznega zidu pa
pride, ko zasuk elementa preseZze mejno vrednost, ki je odvisna od tipa obnaSanja. Razpokanost
prereza je preko makroelementa v Tremuriju zajeta eksplicitno, zato smo uporabljali nezmanjSane
vrednosti za materialne karakteristike.

(a) (b)
Slika 5.6: Shemati¢ni prikaz 3D matemati¢nih modelov nosilne konstrukcije za (a) stavbi AH in AS ter za (b)
stavbi BH in BS.
Figure 5.6: Schematically presented 3D structural models for (a) the buildings AH and AS and for (b) the
buildings BH and BS.
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Slika 5.7: Oznake in lokacija posameznih sten v tlorisu (a) stavb AH in AS ter (b) stavb BH in BS.

Figure 5.7: Labels and location of the masonry walls in the plans of (a) the buildings AH and AS and (b) the
buildings BH and BS.
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Po izvedeni potisni analizi in pretvorbi MDOF modela v SDOF model, smo izvedli $e inkrementalne
dinami¢ne analize z uporabo orodja PBEE toolbox, ki ga je razvil Dolsek (2010). Gre za skupek
funkcij v programskem okolju MATLAB (MathWorks, 2009) s katerimi lahko naredimo nelinearni
model konstrukcije, dolo¢imo njen potresni odziv preko programa Opensees (PEER, 2007),
postprocesiramo dobljene rezultate in ocenimo tudi potresno tveganje. Program Opensees je
odprtokoden program, ki omogoca veliko izbiro nelinearnih modelov, vrst analize ter ima vgrajene
Stevilne materiale. Kljub temu zal nima uporabniku prijaznega grafi¢nega vmesnika, zato je uporaba
orodja PBEE toolbox priporo¢ljiva, saj omogoc¢a poenostavitev modeliranja in izvedbe analiz. Bolj
natan¢en opis orodja PBEE toolbox in primere uporabe je podal Dolsek (2008a in b), mi pa smo
uporabljali predvsem funkcije za doloCitev odziva sistema z eno prostostno stopnjo. Za simuliranje
globalnega obnasanja modela SDOF smo uporabili material hysteretic, ki je vgrajen v program
Opensees. Za parameter, ki dolo¢a togost pri razbremenjevanju smo privzeli vrednost 0.6, efekta
zmanjS$anja histereznih zank (angl. pinching) pa nismo upostevali, saj smo morali s histereznim
obnasanjem zajeti odziv celotne konstrukcije. Uporabili smo model dusenja, ki je proporcionalen masi
konstrukcije, pri deterministicnem modelu pa smo upostevali 5 % delez kriti€nega dusenja pri osnovni
nihajni obliki.

Tudi izbrana histerezna pravila za simulacijo globalnega obnaSanja konstrukcije in pripadajoci
parametri predstavljajo negotovosti v analizi obnasanja konstrukcije, vendar zal tudi z dana$njo
tehnologijo v omejenem casu vseh negotovosti ni mogoce upostevati, saj postane celoten izracun
prevec razvejan. Kot je prikazano tudi v poglavju 6, upostevanje velikega Stevila negotovosti mo¢no
podaljSa Cas za izraun potresnega tveganja, ki pa smo ga vseeno lahko zmanjSali z uporabo
racunalniSke gruce, ki sta jo na Fakulteti za gradbeniStvo in geodezijo vzpostavila Dolenc in DolSek
(2008).

WI1X

N4 n52

Slika 5.8: Ekvivalentni okviri iz zidov, preklad in togih odsekov za stavbi AH in AS.

Figure 5.8: The equivalent frames consisting of masonry walls, lintels and rigid sections for the buildings AH
and AS.
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Slika 5.9: Ekvivalentni okviri iz zidov, preklad in togih odsekov za stavbi BH in BS.

Figure 5.9: The equivalent frames consisting of masonry walls, lintels and rigid sections for the buildings BH
and BS.

5.3 Potisne analize in poSkodovanost konstrukcije

Predlagani postopek doloCanja potresnih zahtev temelji na rezultatih potisnih analiz. V nadaljevanju
prikazujemo rezultate lo¢eno za vsakega izmed obravnavanih 3D modelov stavb iz dveh razli¢nih
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materialov. V vsakem izmed omenjenih primerov smo izvedli 8 potisnih analiz, skladno z Evrokodom
8 (SIST EN 1998, 2005) pa smo locili potisne analize v smereh +X, -X, +Y, -Y ter dve razli¢ni
razporeditvi horizontalnih sil po vi$ini, enakomerno (U) in modalno (M). Posebej podrobno bomo v
tem in naslednjih podpoglavjih prikazovali rezultate za deterministi¢ni model stavbe BH v smeri -Y,
kjer so bile horizontalne sile v potisni analizi po vi§ini razporejene sorazmerno s prvo nihajno obliko
(simulacija 1 — BH-M-(-Y)) ter za deterministi¢cni model stavbe AS v smeri -X, kjer so bile
horizontalne sile v potisni analizi po vi$ini razporejene sorazmerno z masami (simulacija 2 - AS-U-(-
X)). S tema primeroma zelimo podrobneje pokazati dolocitev potresnih zahtev, poSkodovanosti in
izgub po predlaganem postopku, omenjeni simulaciji pa predstavljata samo dve izmed mnogih, s
katerimi celovito zajamemo potresno tveganje obravnavanih konstrukcij.

V vseh potisnih analizah smo krmilili pomike v kontrolnem vozlis§¢u na vrhu konstrukcije, ki je bilo
najblizje centra mas, tako da smo inkrementalno povecevali pomik tega vozlis¢a s korakom
velikostnega reda 0.0005 m. Velikost koraka mora biti pri zidanih konstrukcijah dovolj majhna, da
lahko zajamemo razvoj poskodb, ki obi¢ajno nastopijo Ze pri zelo majhnih pomikih, njegovo velikost
pa smo v nekaterih analizah po potrebi spreminjali, da so rezultati nelinearne statiCne analize
konvergirali. V pregledu rezultatov potisne analize smo se osredotocili predvsem na izracunano
nosilnost konstrukcije F,.., pripadajoce razmerje med nosilnostjo in tezo konstrukcije F,../W ter
deformacijsko kapaciteto pri mejnem stanju blizu porusitve, ko precna sila pade pod 80 % nosilnosti.
Deformacijsko kapaciteto konstrukcije predstavimo absolutno s pomikom na vrhu konstrukcije dyc
oziroma relativno z globalnim zasukom konstrukcije (6, ¢ = dyc/H).

Vse krivulje potisnih analiz za deterministicne modele stavb AH, AS, BH in BS brez upostevanja
materialnih negotovosti so predstavljene na sliki 5.10, iz njih pa je mogoce razbrati precej o globalnem
obnasanju konstrukcij. Vsaka izmed obeh predpostavljenih razporeditev horizontalnih sil po viSini
predstavlja mozno razporeditev potresnih sil po visini. V primeru modalne razporeditve horizontalnih
sil (M) se teziSCe horizontalne obtezbe nahaja nekoliko vi§je, zaradi Cesar je izraCunana nosilnost
konstrukcije v tem primeru obi¢ajno nizja kot v primeru enakomerne razporeditve horizontalnih sil po
visini (U). Za deformacijsko kapaciteto dyc pa velja ravno nasprotno, saj je ta pricakovano vecja v
primeru modalne razporeditve horizontalnih sil, kjer se obi¢ajno obtezba in poskodovanost razporedita
na vecje Stevilo elementov, medtem ko pri enakomerni razporeditvi horizontalnih sil po visini
najveckrat prevladuje plasticni mehanizem v doloceni etazi, to je efekt mehke etaze. Vse krivulje
potisnih analiz na sliki 5.10 vsebujejo nenadne padce v celotni precni sili ob vpetju, ki se dogodijo, ko
v konstrukciji odpove kakSen element in ga program Tremuri zamenja s palico, ki nima horizontalne
nosilnosti. V primeru odpovedi preklad in manjsih elementov so ti padci v celotni precni sili majhni,
lahko pa se zgodi tudi, da naenkrat odpove ve¢ nosilnih zidov hkrati, kar obi¢ajno hitro pripelje do
odpovedi celotne konstrukcije.

Velikokrat je Ze iz oblike potisne krivulje mozno razbrati tip obnasanja elementov, ki prevladuje v
konstrukciji in privede do nastanka konc¢nega plasticnega mehanizma. Tako pri obnasanju stavbe BH v
smeri X (slika 5.10c) prevladuje strizno obnasanje, saj nosilnost konstrukcije skoraj hipoma upade pri
zelo majhnem pomiku kontrolnega vozli§¢a na vrhu konstrukcije dyc = 2.5 cm (G4 nc = 0.26 %). Zaradi
enojne simetricnosti stavbe je krivulja potisne analize enaka pri delovanju obtezbe v pozitivni oziroma
negativni smeri +X in -X. V smeri Y (slika 5.10d) se plasticni mehanizem v vseh primerih pojavi pri
nekoliko ve¢jih pomikih kot v smeri X (dyc med 3 in 6 cm oziroma 6, yc med 0.31 in 0.63 %), kon¢ni
plasti¢ni mehanizem pa je v vseh primerih spet porusitev pritlicne etaze.
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Slika 5.10: Potisne krivulje za stavbe AH (a, b), BH (c, d), AS (e, f) in BS (g, h). Lo¢imo §tiri smeri (+X, -X,
+Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.10: Pushover curves for the buildings AH (a, b), BH (c, d), AS (e, f) and BS (g, h). Four directions (+X,
-X, +Y, -Y) and two vertical distributions of horizontal forces (U and M) are considered.
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Na sliki 5.11 prikazujemo razvoj poSkodovanosti v posameznih zidovih in prekladah sten za
simulacijo 1 (BH-M(-Y)) pri karakteristiénih mejnih stanjih poSkodovanosti konstrukcije, ki so
prikazana tudi na pripadajo¢i krivulji potisne analize. V mejnem stanju DSI, to je stanje majhnih
poskodb, pre¢na sila v nobenem izmed zidov $e ne doseze nosilnosti (a < 1, glej poglavje 4.5.1). V
mejnem stanju DS2 se v steni W6Y porusita dve prekladi, v steni WY pa pride do poskodovanosti
zidu 116 v pritli¢ju. Pri pomiku na vrhu stavbe dyc = 4.9 cm (0, xc = 0.51 %) nastopi v konstrukeiji
mejno stanje velikih poskodb (DS3), pri katerem precna sila ob vpetju F pade pod 80 % nosilnosti,
omenjeni element 116 se porusi v strigu, poskoduje pa se tudi eden od zidov v pritlicju stene W6Y. Pri
$e nekoliko vecjem pomiku d pride do odpovedi ostalih zidov v pritli¢ju, daljsi se porusijo strizno, dva
kraj$a pa upogibno. To povzroci nastanek mehke etaze in porusitev konstrukcije je neizbezna.
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Slika 5.11: Razvoj poskodovanosti v stenah W6Y, W7Y, W8Y in WIY v simulaciji 1 (BH-M-(-Y)) pri Stirih
karakteristi¢nih mejnih stanjih DS1-DS4. Zaradi simetrije sten W10Y, W11Y, W12Y in W13Y ne prikazujemo.

Figure 5.11: The evolution of damage in masonry elements for walls W6Y, W7Y, W8Y and WIY for the
Simulation 1 (BH-M-(-Y)) at four characteristic damage states DS1 — DS4. The damage in the walls W10Y,
WI11Y, W12Y and W13Y is not shown due to the symmetry of the building.
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Pri drugih treh krivuljah potisnih analiz deterministicnega modela stavbe BH (slika 5.10d) nastanejo
podobni plasticni mehanizmi, ki vodijo v poruSitev vseh elementov v pritli¢ju, vendar je razvoj
poskodb nekoliko drugacen, kar naredi razliko tudi v krivuljah potisne analize. V primeru, ko so
horizontalne sile sorazmerne z masami in delujejo v smeri +Y, se poskodujejo in porusijo samo zidovi
v pritli¢ju, v primeru, ko so horizontalne sile sorazmerne s prvo nihajno obliko v smeri +Y pa se poleg
preklad poskodujejo in porusijo tudi nekateri elementi v visjih nadstropjih. Minimalna nosilnost
konstrukcije v smeri X je 3650 kN, teza stavbe BH pa znaSa Wy, = 8730 kN, kar pomeni, da je
razmerje med maksimalno pre¢no silo ob vpetju in tezo konstrukcije (F../Wpy) v smeri X enako 0.42,
v smeri Y pa znasSa razmerje med minimalno nosilnostjo in tezo konstrukcije 0.36 (F,./ Way = 3180
kN/8730 kN).

V stanovanjskem objektu AH (slika 5.10a,b), so izratunane nosilnosti konstrukcije v smereh X in Y
pricakovano manjse kot v primeru vec¢jega poslovnega objekta. Razmerje med minimalno nosilnostjo
in celotno tezo konstrukcije stavbe A (W y = 3620 kN) v smeri X znaSa 0.37 (F,... = 1340 kN), v
smeri Y pa 0.43 (F,.. = 1570 kN). Deformacijske kapacitete konstrukcije AH pri mejnem stanju DS3
v smeri X se gibljejo med 2.6 cmin 7.2 cm (0, yc med 0.27 in 0.75 %), v smeri Y pa med 3.6 in 6.0 cm
(Ogne med 0.38 in 0.63 %) in so v najve€ji meri odvisne od plastiénega mehanizma in razvoja
poskodb.

V primeru, da sta stavbi A in B zgrajeni iz drugacnega materiala zidakov, to je iz polne opeke, je
izraCunana nosilnost konstrukcije manjsa. Teza celotne konstrukcije se pri zidovju iz polnih zidakov
poveca zaradi vecje specificne teze zidakov in znasa v primeru stanovanjskega objekta A W, = 3830
kN, v primeru poslovnega objekta B pa Wps = 9150 kN. Teza zidov predstavlja manj kot polovico
celotne teze konstrukcije, zato je povecanje celotne teze konstrukcije manjSe od razmerja med
specificnima tezama razli¢nih materialov in znasa, izrazeno v odstotkih, 5 % oziroma 6 % za stavbi A
in B. Zaradi ve¢je teZe konstrukcije in hkrati tudi manj$e nosilnosti zidovja iz polne opeke, se razmerje
med nosilnostjo konstrukcije ter njeno tezo precej zmanj$a. Razmerje med minimalno nosilnostjo in
celotno tezo konstrukcije stavbe AS v smeri X (slika 5.10e,f) je tako enako 0.27 (F,,..= 1040 kN), v
smeri Y pa 0.28 (F,. = 1060 kN). Kljub podobnosti v nosilnostih so deformacijske kapacitete
konstrukcije pri mejnem stanju blizu porusitve precej razli¢ne. V obeh smereh se pri konstrukciji AS v
vec¢ zidovih zgodi, da je merodajna upogibna nosilnost zidu, kar za seboj potegne ve¢jo deformacijsko
kapaciteto zidov in posledicno tudi konstrukcije. Na sliki 5.12 je prikazan razvoj poSkodb za
simulacijo 2 (AS-U-(-X)), kjer je razvidno, da pri mejnem stanju DS1, nosilna konstrukcija Se ne utrpi
poskodb, pri mejnem stanju nosilnosti DS2 pa se poskodujeta preklada 14 in zid 30. V mejnem stanju
DS3, ko nosilnost konstrukcije upade pod 80 %, se omenjena elementa strizno porusita, dodatno pa se
poskoduje Se preklada 15 v prvem nadstropju. Pri odpovedi zgolj enega zidu, nosilnost konstrukcije Ze
upade za 20 %, kar se pogosto zgodi pri stavbah, ki nimajo veliko mo¢nih elementov, na katere bi se
lahko prerazporedila obtezba. Pri nadaljnjem povecevanju pomika d pride celo do manjSega utrjevanja
konstrukcije, vendar potem pri pomiku dyc = 3.7 cm (0, nc = 0.39 %), pride do nastanka plasticnega
mehanizma, ko skoraj istocasno odpovedo vsi zidovi v pritli¢ju. Zidovi 8, 17 in 31 se porusijo zaradi
prekoracene upogibne nosilnosti in prekoracenega mejnega zasuka v upogibu, ostali pa zaradi
prekoracene strizne nosilnosti.

Taksen nacdin nastanka plasticnega mehanizma se zgodi pogosto, saj se horizontalna obtezba zaradi
odpovedi doloCenega elementa prenasa na ostale, ki pa tega enostavno ne prenesejo vec in sledi tudi
njihova porusitev. V smeri Y (slika 5.10f) se zgodi tudi, da po visini najprej odpovedo preklade,
preostali zidovi pa se obnasajo kot zelo visoki elementi, ki postopoma odpovedujejo predvsem
upogibno, zaradi Cesar je padajoci del krivulj potisnih analiz precej razpotegnjen. Prikaz vseh
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omenjenih plasticnih mehanizmov presega obseg tega dela, potrebno pa je poudariti, da imajo razli¢ni
plasti¢ni mehanizmi pomembno vlogo pri rezultatih potisne analize in tudi kasneje pri dolocitvi
karakteristik sistema z eno prostostno stopnjo ter posledi¢no tudi na dolocitev potresnih zahtev in
izgub v konstrukciji.
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Slika 5.12: Razvoj poskodovanosti v stenah W1X, W2X, W3X, W4X in W5X v simulaciji 2 (A-S-U-(-X)) pri
Stirih karakteristi¢nih mejnih stanjih poskodovanosti DS1 — DS4.

Figure 5.12: The evolution of damage in masonry elements for walls W1X, W2X, W3X, W4X in W5X for the
Simulation 2 (A-S-U-(-X)) at four characteristic damage states DS1 — DS4.
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V primeru stavbe BS, zgrajene iz slabSega materiala (slika 5.10 g,h), se ponovno v vecini primerov
zgodi strizna porusitev veCine elementov v pritli¢ju pri zelo majhnih pomikih kontrolnega vozlisca
(deformacijske kapacitete dyc se gibljejo med 2.0 in 3.3 cm oziroma 6, yc med 0.21 in 0.34 %), Cemur
sledi hiter upad precne sile v krivulji potisne analize. Izjema se zgodi v primeru, ko so horizontalne
sile, ki delujejo v smeri —Y, sorazmerne s prvo nihajno obliko, saj zaradi kombinacije materialnih
parametrov, razvoja poSkodovanosti in prerazporeditve notranjih sil, ve¢ elementov odpove upogibno
in posledi¢no pri ve¢jem pomiku d. Minimalna nosilnost konstrukcije v smeri X je 2850 kN (F,,../ Ws
= 0.31), v smeri Y pa 2450 kN (F,.../Wss = 0.27). Vsa zgoraj prikazana razmerja med nosilnostjo in
tezo konstrukcije so na prvi pogled visoka za zidane stavbe, vendar se je potrebno zavedati, da imata
obe konstrukciji stene z debelino 30 cm, ki predstavljajo relativno velik del tlorisne povrSine (pri
stavbah AH in AS preko 7 % v vsaki od smeri) in tlorisno dobro razporejene nosilne stene z veliko
nosilnimi zidovi. Kljub temu bi po standardu Evrokod 8 na podlagi enostavnega postopka za podrocje
Ljubljane s projektnim pospeskom tal pga = 0.25 g, na tipu tal B (S = 1.2) ocenili vrednost
spektralnega pospeska za nearmiran zidan objekt (¢ = 1.5) S, = 0.50 g, kar pomeni, da obe
konstrukciji, ne bi ustrezali varnostnim standardom, ki so zahtevani v Evrokodu 8. 1z tega sledi, da je
v primeru realnih obstojecih zidanih konstrukcij, katerih zasnova in material sta obicajno Se slabsa kot
pri obravnavanih objektih, skoraj nemogoCe zadostiti kriterijem varnosti iz standarda s
poenostavljenim postopkom.

5.4 Idealizacija krivulj potisnih analiz in pretvorba na modele SDOF

Na sliki 5.13 prikazujemo idealizirani odnos med celotno preéno silo ob vpetju £~ in pomikom na vrhu
konstrukcije d ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo za stavbe AH, AS, BH in BS. Vse
krivulje potisne analize smo najprej idealizirali s trilinearno ovojnico, ki jo lahko opiSemo s tremi
karakteristicnimi to¢kami: (d,, F,), (d,, F}) in (d,, Fy), ki opisujejo mejna stanja poSkodovanosti DS,
DS3 in DS4. Dodatno na sliki 5.13 prikazujemo $e tocko mejnega stanja poskodovanosti DS2, ki
sovpada z dosezeno nosilnostjo konstrukcije. Pri idealizaciji smo upostevali sekantno zacetno togost in
enakost povrSin pod originalnim in idealiziranim odnosom med obtezbo in pomiki (glej poglavje
4.5.3).

Idealizirane krivulje potisnih analiz so bile osnova za enostavno pretvorbo modelov MDOF v modele
SDOF. Pri tem je bilo potrebno dolociti transformacijski faktor /" in maso sistema z eno prostostno
stopnjo m ", dodatno pa $e pomik na meji elasti¢nosti dy*, nosilnost Fy* in nihajni ¢as 7" sistema z eno
prostostno stopnjo (poglavje 4.5.4, enacbe 4.36-4.39). Vse omenjene koli¢ine za obravnavane stavbe
so predstavljene v preglednici 5.2. Transformacijski faktor smo izracunali v odvisnosti od
predpostavljene deformacijske oblike. Pri modalni razporeditvi horizontalnih sil po viSini smo najprej
z elasti¢no analizo nihajnih oblik dolo¢ili prve nihajne oblike konstrukcije v vsaki od glavnih smeri,
nato pa smo izracunali Se /" in m’, ki sta bila za stavbo AH, v smeri X enaka 1.263 in 259 t, v smeri Y
pa 1.269 in 256 t. Zelo podobne vrednosti I"in m" v obeh smereh so posledica velike podobnosti prvih
nihajnih oblik, ki jih lahko v primeru vseh obravnavanih zidanih konstrukcij zelo dobro
aproksimiramo z obrnjenim trikotnikom. Pozitivna in negativna smer obtezbe pri dolo¢anju I"in m" ne
igrata nobene vloge, iz preglednice 5.2 pa je razvidno, da imajo transformacijski faktorji za stavbo A
iz obeh materialv tipi¢ne vrednosti okoli 1.27, za stavbo B pa priblizno 1.31. V posebnih primerih, ko
predpostavimo enakomerno deformacijsko obliko, v kateri so potresne sile po visini sorazmerne z
masami, je transformacijski faktor enak /"= 1, masa sistema z eno prostostno stopnjo pa je v tem
primeru kar enaka masi celotne konstrukcije m = m. Masi m” za stavbi AH in BH sta bili torej 372 t in
890 t, za stavbi AS in BS pa 390 t oziroma 930 t.
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Preglednica 5.2: Nosilnost, pomik na meji elasti¢nosti, nihajni ¢as, transformacijski faktor in masa SDOF
modelov stavb AH, AS, BH in BS. Lo¢imo §tiri mozne smeri delovanja obtezbe (+X, -X, +Y, -Y) ter dve
razporeditvi horizontalnih sil po visini (U in M).

Table 5.2: The strength, the yield displacement, the vibration period, the transformation factor and the mass of
the SDOF models of the buildings AH, AS, BH and BS. Four possible load directions (+X, -X, +Y, -Y) and two
distributions of horizontal forces (U and M) are considered.

=1 p=2 p=3 p=4 p=5 p=6 p=7 p=28

oy p
Koli€ina ;v (M, 4X)  (U,-X)  (M,-X) (U,+Y) (M, +Y) (U,-Y) (M,-Y)
m (t) 372 259 372 259 372 256 372 256
Stavba AH r 1 1.26 1 1.26 1 1.27 1 1.27
Ty=0.18s F,"(kN) 1560 1060 1420 990 1650 1160 1650 1160
Ty=0.17s d,"(cm)  0.70 0.59 0.56 0.50 0.62 0.53 0.75 0.66
T (s) 0.26 0.24 0.24 0.23 0.23 0.21 0.26 0.24
m’ (t) 890 603 890 603 890 603 890 603
Stavba BH r 1 1.298 1 1.30 1 1.30 1 1.30
Ty=018s F,(kN) 3670 2740 3670 2740 3440 2270 3920 2600
Ty=0.18s d,"(cm)  0.61 0.64 0.61 0.64 0.69 0.52 0.88 0.70
T (s) 0.24 0.24 0.24 0.24 0.27 0.23 0.28 0.25
m (t) 390 268 390 268 390 264 390 264
Stavba AS r 1 1.27 1 1.27 1 1.28 1 1.28
Ty=031s F, (&kN) 1150 770 1170 790 1280 820 1140 770
7,=030s d,"(cm) 125 0.97 1.20 1.02 1.20 0.93 1.09 0.89
T (s) 0.41 0.36 0.40 0.37 0.38 0.34 0.38 0.35
m (t) 930 619 930 619 930 617 930 617
Stavba BS r 1 1.31 1 1.31 1 1.31 1 1.31
Tx=030s F, (kN) 2680 2040 2680 2040 2540 1840 2760 1760
Ty=030s d,"(cm)  0.99 1.00 0.99 1.00 0.97 0.90 1.22 0.92
T (s) 0.37 0.35 0.37 0.35 0.38 0.34 0.40 0.36

Nihajni Casi obeh konstrukcij v obeh smereh so si med seboj zelo podobni, pricakovano pa imata
konstrukciji zgrajeni iz polne opeke zaradi nizjih vrednosti striznega in elasticnega modula za 65 %
daljse nihajne cCase, kot konstrukciji iz opeCnih votlakov. Zaradi izbire idealizacije pri kateri
uporabimo sekantno togost so efektivni nihajni ¢asi SDOF modelov vedno vecji od nihajnih casov
MDOF modelov. V primeru stavbe AH, se nihajni ¢asi 7" gibljejo med 0.21 s in 0.26 s, kar pomeni, da
so v povprecju za 30 % vecji od nihajnega ¢asa MDOF modela, zelo podobno pa velja tudi za stavbo
BH, pri kateri se nihajni ¢asi 7" gibljejo v razponu med 0.23 s in 0.28 s, kar predstavlja priblizno 40 %
povecanje v primerjavi z osnovnim nihajnim ¢asom konstrukcije, doloenim iz elasti¢ne analize
nihajnih oblik. Podobno velja za stavbi AS in BS, le da je tukaj povecanje napram osnovnemu
nihajnemu ¢asu konstrukcije nekoliko manjse, v povprec¢ju za priblizno 20 %, razpon nihajnih casov
7" paje med 0.34 s in 0.41 s.

Znacilnost nekaterih idealizacij na sliki 5.13, ki najbolj bode v o¢i, je izjemno hiter upad pre¢ne sile na
zanemarljivo majhne vrednosti, kar za seboj potegne doloCene posledice, ki so podrobneje razlozene v
naslednjih poglavjih. Velikokrat se zgodi tudi, da so pomiki na vrhu konstrukcije, ki povzrocijo mejna
stanja srednjih poskodb, velikih poskodb in porusitve zelo blizu skupaj. Pomiki na meji elasti¢nosti dy*
modelov SDOF, kjer je definirano tudi mejno stanje majhnih poskodb - DS1, so izjemno majhni in so
za vse primere konstrukcij in materialov med 0.5 cm in 1.2 c¢m, nosilnosti F, . pa so odvisne od
materialnih karakteristik, smeri in razporeditve horizontalne obtezbe ter vrste plasticnega mehanizma.



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

133

1800, —
(a) AH - smer X
1600’ o U (+X) B
P10 A et s TS T U (-X) A
— M(#X)
1200, X ]
2 N\ e M (-X)
% 1000f " 82 DS1-DS4
& 800}
600}
400},
200 k \
0 ‘ i
0 1 Z 8 4 5 8 7 &
4000 ; .
(¢) BH - smer X
3500¢ — U(+X) 1
------ UX) |
3000, il
o500 ff }y 200w M (-X) |
e B8 DS1-DS4
~ 2000 - :
1500,
1000}
500
% 2 3 4 5 6
1400 : : :
(e) AS - smer X
1200 — U (+X) |
A U (-X)
1000 i — M (+X)]
fam | M (-X)
£ 800; fgen - 22 DSI-DS4|
& 600 b
400 Y
200 '
0 A
0 2 4 6 8 10 12 14
3000 : : ‘
(g) BS - smer X
2500 — U (+X) |
...... U (-X)
2000 == M
2 ...... M (-X)
= 1500 88 DS1-DS4|
*
&,
1000
500
L) |
0 2 4 g 10 12

6
d* (cm)

1800

1600
1400
1200

(b) AH - smer Y

— U(+Y)
U(-Y)
— M (+Y)
M (-Y)

1000 e D&1-DS4
800
600
400
200
O "
0 1 2 3 4 5 6 7 8
4000— g
3 T (@ BH-smerY
3500t i — U(+Y)
| I,-' !: ...... U(-Y)
3000 i L — M)
gl PE——— ;& M (-Y)
1 : 22 DS1-DS4
2000f i
1500 §
1000}
500}
% 1 2 3 5 6
1400 —
(f) AS - smer Y
1200 — U*Y)
------ UY)
1000 S 11 HY)
...... M(_Y)
800

88 DS1-DS4

1500¢

1000}

500

(h) BS - smer Y

— U+Y)
U(-Y)

— M (+Y)
M (-Y) |
88 DS1-DS4

6 8
d* (cm)

Slika 5.13: Trilinearni odnos sila-pomik za ekvivalenten SDOF model stavb AH (a, b), BH (c, d), AS (e, f) in BS
(g, h) ter mejna stanja DS1-DS4. Loc¢imo §tiri smeri (+X, -X, 1Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.13: Trilinear force-displacement relationship of the equivalent SDOF model of the buildings AH (a, b),
BH (c, d), AS (e, f) and BS (g, h) including the damage states DS1-DS4. Four directions (+X, -X, +Y, -Y) and

two distributions of horizontal forces (U and M) are considered.
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5.5 Inkrementalne dinamiéne analize na modelih SDOF

Odnos med intenziteto potresa in ciljnim pomikom smo doloCili na osnovi Stevilnih nelinearnih
dinamicnih analiz na poenostavljenih SDOF modelih konstrukcije. Nelinearne dinami¢ne analize smo
naredili pri razli¢nih vrednostih intenzitete za 30 izbranih akcelerogramov (poglavje 4.4.2). Pri vsaki
intenziteti smo zabelezili odziv konstrukcije ter tako dobili krivulje SDOF-IDA, s katerimi poveZzemo
parameter potresnih zahtev z mero za intenziteto. Za parameter potresnih zahtev smo izbrali pomik
SDOF modela d", kot mero za intenziteto pa smo uporabili maksimalni pospesek tal PGA.

Pri nelinearnih dinamicnih analizah smo uporabili Newmarkovo integracijsko shemo (y = 0.5 in f =
0.25) in material hysteretic, s katerim je mogocCe dovolj dobro simulirati globalno obnaSanje zidanih
konstrukcij. Najprej smo za vsak akcelerogram z bisekcijo poiskali mejno intenziteto oziroma
kapaciteto pgac, ki povzroci dinamicno nestabilnost oziroma porusitev konstrukcije, dolo¢ili pa smo jo
s toleranco 0.005 g. Nato smo z nelinearno dinami¢no analizo dolo¢ili odziv SDOF modela $e pri 30
vmesnih stopnjah mere za intenziteto, kar pomeni, da so bile tocke krivulj SDOF-IDA dolocene z
dinami¢no analizo s spremenljivim korakom intenzitete, ki je bil odvisen od kapacitete konstrukcije, v
vecini primerov, pa je bil ta korak manjsi od 0.03 g. Dodatno smo z linearno interpolacijo zgostili
tocke v SDOF-IDA krivuljah tako, da so bile potresne zahteve doloCene pri vseh veckratnikih
maksimalnega pospeska tal 0.01 g.

Na slikah 5.14 in 5.15 sta za simulaciji 1 (BH-M-(-Y)) in 2 (AS-U-(-X)) prikazani krivulji potisne
analize, vkljucno s trilinearno idealizacijo ter spremenjenim merilom na oseh zaradi pretvorbe odnosa
sila-pomik na sistem z eno prostostno stopnjo. Na slikah 5.14¢ in 5.15¢ sta prikazani krivulji SDOF-
IDA za akcelerogram 1 (glej preglednico 4.2), na slikah 5.14d in 5.15d pa je razviden odziv izbrane
konstrukcije pri vseh 30 izbranih akcelerogramih, dodane pa so Se kvantilne SDOF-IDA krivulje, ki
dolocajo 16-ti, 50-ti in 84-ti kvantil potresnih zahtev. Na vseh slikah prikazujemo tudi mejna stanja
majhnih, srednjih in velikih poSkodb ter porusitve (DS1-DS4), ki se zgodijo pri pomikih, ki smo jih
dolocili ze v potisnih analizah. Iz SDOF-IDA krivulj je razvidno, da je konstrukcija v primeru, ko so
pomiki pri razlicnih mejnih stanjih zelo blizu skupaj, zelo obcutljiva na poveCevanje intenzitete
potresa, saj lahko Ze majhno povecanje intenzitete povzroci preskok med srednjimi poskodbami in
porusitvijo konstrukcije. Z upoStevanjem vecjega Stevila akcelerogramov so v analizi upoStevane
negotovosti v potresni obtezbi, ki imajo obic¢ajno precejSen vpliv na izraCunan odziv konstrukcije. To
potrjuje tudi raztros SDOF-IDA krivulj ter pospeskov, ki povzroCijo posamezno mejno stanje v
konstrukciji. V simulaciji 1 (BH-M-(-Y)), na sliki 5.14d, se prve razpoke v konstrukciji pojavijo pri
intenzitetah potresov med 0.15 g in 0.36 g (DS1), mejno stanje srednjih poskodb (DS2) pa pri
intenzitetah med 0.41 g in 0.93 g. To je tudi eden izmed primerov, kjer konstrukcija po dosezeni
nosilnosti zelo hitro odpove, zato so tudi intenzitete pri katerih pride do mejnega stanja velikih
poskodb (DS3) oziroma do porusitve (DS4) zelo podobne kot pri mejnem stanju srednjih poskodb
(DS2). Pozoren bralec bo verjetno opazil, da se pri dveh SDOF-IDA krivuljah na sliki 5.14d zgodi, da
nastopi mejno stanje porusitve pri nekoliko manjSem pomiku kot mejno stanje velikih poskodb, vendar
pri skoraj identi¢ni intenziteti. Pri dinamicni analizi na SDOF modelu je potrebno predpisati ovojnico
histereznega obnasanja konstrukcije in v primerih, ko pride do hitrega upada nosilnosti se lahko zgodi,
da zadnja intenziteta potresa, ki konstrukcije $e ne porusi, povzro&i manjsi pomik d" od pomika SDOF
sistema pri mejnem stanju velikih poskodb (DS3). Ce bi Zeleli to odpraviti, bi morali zmanjati
toleranco izracuna, vendar je pri poenostavljenih metodah iluzorno pricakovati, da bomo kapaciteto
konstrukcije dolocili z napako, manjSo od 0.005 g. Poleg tega, je vpliv te napake na oceno potresnega
tveganja zelo majhen, zgodi pa se zgolj v nekaj odstotkih primerov, zato se za korekcijo tolerance
nismo odloc¢ili.
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Zgoraj opisana napaka se ni ponovila v simulaciji 2 (AS-U-(-X)), v kateri se prva razpokanost (DS1)
konstrukcije pojavi pri intenzitetah med 0.14 g in 0.33 g, razli¢no od akcelerograma do akcelerograma.
Mejno stanje srednje poskodovanosti (DS2) povzrocijo intenzitete med 0.24 g in 0.62 g, konstrukcija
pa se blizu porusitve nahaja pri intenzitetah med 0.26 g in 0.64 g. Do porusitve pride pri Se nekoliko
vecjih intenzitetah, med 0.29 g in 0.72 g, razvidno pa je, da se mejno stanje DS4 lahko zgodi pri
kateremkoli pomiku na padajocem delu idealizirane krivulje potisne analize, odvisno od pomika v
konstrukciji, ki ga povzroc¢i maksimalna intenziteta, pri kateri Se ne pride do porusitve. Ostala mejna
stanja (DS1-DS3) so v vsakem primeru vezana na dolocen pomik SDOF modela, intenzitete, ki ga
povzrocijo, pa so odvisne od neugodnosti potresa oziroma od zapisa pospeskov tal. Obicajno je tako,
da so doloceni potresi za konstrukcijo manj neugodni, kot na primer prikazani akcelerogram 1 (slika
5.15¢c), zato so intenzitete, ki povzroCijo razlicna mejna stanja visje kot pri kakSnem drugem
akcelerogramu. Opozoriti je potrebno Se na obliko krivulje potisne analize, v kateri precna sila zaradi
odpovedi mo¢nega elementa pade pod 80 % F,..., nato pa $e nekaj Casa ne pride do porusitve ostalih
elementov. Rezultat je nekoliko nenavadna idealizacija, ki pa je vseeno skladna s pravili in na varni
strani.

Na slikah 5.16 — 5.19 prikazujemo krivulje SDOF-IDA za vseh 30 izbranih akcelerogramov, za vsako
od stavb AH, BH, AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov potisnih analiz (p € [1,8]). Ob pregledu
rezultatov lahko hitro ugotovimo, da pri vseh prikazanih primerih ena SDOF-IDA krivulja lezi precej
nad ostalimi. To se zgodi v primeru akcelerograma z zaporedno Stevilo 30. Vrh v spektru tega
akcelerograma se nahaja pri nihajnih casih okrog 0.15 s, v obmocju nihajnih ¢asov SDOF modelov
obeh konstrukcij pa so vrednosti v spektru tega akcelerograma zelo nizke. To pomeni, da potres s
takSnim zapisom pospeskov tal ne vzbudi mo¢nega nihanja obravnavanih objektov, zaradi Cesar je
potrebno akcelerogram precej skalirati in Sele zelo visoke vrednosti pospeska tal povzrocijo nastanek
poskodb v konstrukciji. Ta odklon ima izjemno majhen vpliv na rezultate analize potresne odpornosti,
na oceno verjetnosti prekoracitve mejnih stanj in tudi na pricakovano letno izgubo, saj predstavlja
samo enega od 30 primerov. Druga precej splosna znacilnost, ki jo lahko potegnemo iz vseh rezultatov
je, da so pri veliki vecini primerov, vrednosti pospeskov tal, ki povzrocijo nastanek razlicnih mejnih
stanj, veCje pri analizah, kjer so horizontalne sile sorazmerne z masami. To je do neke mere
pricakovano, saj so nosilnosti MDOF modelov v teh primerih obicajno vecje, poleg tega pa se pri
pretvorbi MDOF v SDOF sistem nosilnosti ohranijo (/"= 1).

Znatilnost vseh SDOF-IDA krivulj pri obeh obravnavanih stavbah z nizkim nihajnim &asom (7" < T¢)
je tudi precejs$nja ukrivljenost, kar pomeni, da po zaetnem linearnem povecCevanju potresnih zahtev
sledi obmocje, ko potresne zahteve zelo hitro naras¢ajo z narascanjem intenzitete. Omenjena lastnost
je bila upostevana tudi v Evrokodu pri dolocanju neelasti¢nih potresnih zahtev z metodo N2. Pri
stavbah z ve&jimi nihajnimi ¢asi (I > T¢), kjer velja enakost pomikov elasti¢nega in neelasti¢nega
sistema, do omenjenega fenomena ne pride in krivulje SDOF-IDA obicajno do maksimalne intenzitete
oziroma kapacitete konstrukcije narascajo z bolj enakomernim naklonom. Poleg modela konstrukcije
na obliko krivulj SDOF-IDA najbolj vpliva izbrani akcelerogram. V nekaterih primerih se pojavi tudi
zvijanje krivulje SDOF-IDA, ko kljub povecanju intenzitete potresa izracunamo nizje vrednosti
parametra potresnih zahtev. TakSen primer sta Vamvatsikos in Cornell (2002) oznacila za utrditev
konstrukcije, ki je lahko posledica tega, da zaradi velikega skaliranja akcelerograma ze v njegovi
zacetni fazi pride do poskodb konstrukcije, ki spremenijo njene dinami¢ne karakteristike, kasnejsi
moc¢ni sunki pa zato na konstrukcijo ne ucinkujejo tako uni¢ujoce zaradi Cesar se parameter potresnih
zahtev pri doloCenih intenzitetah celo zniza. Taks$ni dogodki niso intuitivni, zato je posledicno
natancno obliko krivulje SDOF-IDA vnaprej zelo tezko predvideti. Mocan vpliv plasticnih
mehanizmov na rezultate inkrementalne dinamic¢ne analize je hitro viden ob primerjavi posameznih
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simulacij, npr. AS-U(+X) in AS-U(-X), kjer je pri enakem materialu v smeri +X prislo do drugac¢nega
plasti¢nega mehanizma kot v smeri —X, kar je rezultiralo v skoraj dvakrat nizji mediani kapacitet pri
mejnem stanju DS4 pri precej manjsih pomikih dy*.
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Slika 5.14: (a) Potisna krivulja, (b) idealizacija potisne krivulje s trilinearnim odnosom sila-pomik na sistemu
SDOF z oznacenimi mejnimi stanji poSkodovanosti DS1-DS4, (c¢) krivulja SDOF-IDA za akcelerogram 1 in (d)
krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme v simulaciji 1 (BH-M-(-Y)).

Figure 5.14: (a) The pushover curve, (b) the idealization of the pushover curve by trilinear force-displacement
relationship for the SDOF model with corresponding damage states DS1-DS4, (¢c) SDOF-IDA curve for the
accelerogram 1 and (d) SDOF-IDA curves for the selected accelerograms in the simulation 1 (BH-M-(-Y)).
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Slika 5.15: (a) Potisna krivulja, (b) idealizacija potisne krivulje s trilinearnim odnosom sila-pomik na sistemu
SDOF z ozna¢enimi mejnimi stanji poSkodovanosti DS1-DS4, (¢) krivulja SDOF-IDA za akcelerogram 1 in (d)
krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme v simulaciji 2 (AS-U-(-X)).

Figure 5.15: (a) The pushover curve, (b) the idealization of the pushover curve by trilinear force-displacement
relationship for the SDOF model with corresponding damage states DS1-DS4, (¢) SDOF-IDA curve for the
accelerogram 1 and (d) SDOF-IDA curves for the selected accelerograms in the simulation 2 (AS-U-(-X)).
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Slika 5.16: Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo AH z mejnimi stanji poskodovanosti

DS1-DS4. Loc¢imo $tiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.16: SDOF-IDA curves for all accelerograms with damage states DS1-DS4 in the case of building AH.

Four directions (+X, -X, +Y, -Y) and two distributions of horizontal forces (U and M) are considered.
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Slika 5.17: Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo BH z mejnimi stanji poSkodovanosti
DS1-DS4. Loc¢imo $tiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.17: SDOF-IDA curves for all accelerograms with damage states DS1-DS4 in the case of building BH.
Four directions (+X, -X, +Y, -Y) and two distributions of horizontal forces (U in M) are considered.
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Slika 5.18: Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo AS z mejnimi stanji poskodovanosti

DS1-DS4. Loc¢imo $tiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.18: SDOF-IDA curves for all accelerograms with damage states DS1-DS4 in the case of building AS.
Four directions (+X, -X, +Y, -Y) and two distributions of horizontal forces (U in M) are considered.
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Slika 5.19: Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme za stavbo BS z mejnimi stanji poskodovanosti
DS1-DS4. Loc¢imo $tiri smeri (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi sil po visini (U in M).

Figure 5.19: SDOF-IDA curves for all accelerograms with damage states DS1-DS4 in the case of building BS.
Four directions (+X, -X, +Y, -Y) and two distributions of horizontal forces (U in M) are considered.
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5.6 Dolocitev verjetnosti prekoracitve razli¢nih mejnih stanj poskodovanosti

Na slikah 5.16-5.19 vidimo, da razli¢ni akcelerogrami pri enaki vrednosti maksimalnega pospeska tal
PGA, povzrotijo razliéne vrednosti pomika d". Podobno lahko re¢emo, da akcelerogrami z razli¢nimi
intenzitetami povzro&ijo enak pomik d v konstrukciji. S statisti¢no obdelavo IDA krivulj, bodisi po
»pomikih« bodisi po »pospeskih«, lahko dolo¢imo mediano in disperzijo pomikov pri neki vrednosti
mere za intenziteto oziroma mediano in disperzijo intenzitet potresov, ki povzrocijo dolo¢en pomik, ki
ga lahko povezemo tudi z dolo¢enim mejnim stanjem poSkodovanosti. Prvi na¢in obravnave SDOF-
IDA krivulj imenujemo metoda na osnovi pomikov (slika 5.20a,b), drugi na¢in pa metoda na osnovi
intenzitete (slika 5.20c,d). Predpostavili smo, da so pomiki/pospeski lognormalno porazdeljeni,
parametra lognormalne porazdelitve pa smo pri vsakem rezu dolocili po metodi najvecjega verjetja
(poglavje 4.5.8). Na podlagi obeh metod je mogoce ob upoStevanju potresne nevarnosti in dolocenih
predpostavk dolociti verjetnost prekoracitve mejnih stanj (Jalayer, 2003), vendar se raziskovalci
pogosteje odloCijo za uporabo metode na osnovi intenzitet (Cornell, 1996). Njena prednost je
predvsem v tem, da jo lahko uporabimo tudi, ko v numericnem modelu eksplicitno zajamemo
porusitev konstrukcije bodisi kot posledico padanja nosilnosti bodisi zaradi dinami¢ne nestabilnosti.
Pri porusitvi postane krivulja IDA poloznejsa (horizontalna), kar nam pri visjih intenzitetah, kjer se je
porusitev ze zgodila, onemogoca dolocitev statistike po »pomikih«, po drugi strani pa lahko vedno
naredimo statistiko po »pospeskih« in tako dolo¢imo tudi pospeske, ki vodijo do nastanka razli¢nih
mejnih stan;j.
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Slika 5.20: Krivulje SDOF-IDA vkljuéno s horizontalnimi in vertikalnimi rezi za (a) simulacijo 1 in (c)
simulacijo 2. Prikazujemo $e gostoti verjetnosti in parametra predpostavljene lognormalne porazdelitve
pripadajocih (b) pomikov in (d) pospeskov tal.

Figure 5.20: SDOF-IDA curves with horizontal and vertical cuts for (a) the simulation 1 and (c) simulation 2.
The lognormal probability distribution function and its parameters are shown for the corresponding (b)
displacements and (d) accelerations.



142 Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Na sliki 5.20b lahko opazimo, da raztros pomikov z veCanjem intenzitete narasca, kar se lepo pokaze
pri metodi na osnovi pomikov, saj disperzija lognormalne porazdelitve z intenziteto narasca. Pri
vrednosti pga = 0.2 g je v simulaciji 1 (BH-M-(-Y)) namre¢ standardna deviacija logaritmov pomikov
0.21, pri pga = 0.3 g 0.27, pri pga = 0.4 g pa kar 0.39. Pri metodi na osnovi intenzitet (slika 5.20d)
tega trenda ni zaznati, saj izraCunane disperzije intenzitet ne narasc¢ajo s povecevanjem pomikov, celo
ved, pri pomikih d” 1 cm, 2 cm in 3 cm so v simulaciji 2 (AS-U-(-X)) standardne deviacije logaritmov
pospeskov celo rahlo upadale, pri vseh izbranih pomikih pa so bile med seboj podobne, med 0.19 in
0.23. To je razvidno tudi ob pogledu na preglednico 5.3, kjer smo zbrali mediane in standardne
deviacije logaritmov pospeskov, ki povzro¢ijo mejna stanja DS1-DS4 za stavbe AH, BH, AS in BS pri
vseh 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah. Potrebno je poudariti, da smo v celotnem
postopku dolocitve potresnega tveganja, vse koli¢ine loCeno spremljali za vseh 8 kombinacij
parametrov smeri in razporeditve horizontalnih sil v potisni analizi. Ko nas je za vsako izmed
obravnavanih stavb zanimal kakSen izmed kon¢nih rezultatov nase analize, npr. pogojna verjetnost
prekoracitve mejnega stanja pri doloCeni intenziteti P(DS > DSi|PGA = pga) ali verjetnost prekoracitve
izbranega mejnega stanja P(DS > DSi), smo naredili ovojnico rezultatov oziroma poiskali merodajne
kombinacije obtezbe. Taksne kriti¢ne simulacije, ki v konstrukeiji povzro¢ijo najbolj neugoden odziv,
npr. nastanek izbranega mejnega stanja pri najmanjSih vrednostih intenzitete potresa, smo Vv
preglednici 5.3 za vsako od glavnih smeri oznacili s sivo barvo.

Razberemo lahko, da je mediana pospeSkov, ki v stavbi AH povzro¢i prvo razpokanost in tako
nastanek manjsih poskodb enaka 0.20 g, mejno stanje nosilnosti lahko pri¢akujemo pri pospesku tal
0.44 g, nastanek vecjih poskodb in porusSitev konstrukcije, pa se v 50 % zgodi pri pospeskih tal 0.53 g
in 0.60 g. Standardne deviacije naravnih logaritmov oziroma disperzije pospeskov, pri katerih pride do
vseh mejnih stanj, se gibljejo med 0.17 in 0.24. Podobne vrednosti pospeskov in njihovih disperzij
lahko opazimo tudi v smeri Y, kar pomeni, da je stavba AH podobno ranljiva v obeh smereh.

Poslovna stavba BH je nekoliko bolj ranljiva v smeri X, saj so mediane pospeskov, pri katerih pride do
mejnih stanj DS3 in DS4, torej do velikih poskodb in porusitve, za 17 % manjse kot v Y smeri. Tudi
za deterministicni model te stavbe velja, da je raztros pospeskov, kjer pride do mejnih stanj prakti¢no
neodvisen od kombinacije parametrov v potisni analizi, za mejna stanja DS1-DS4 pa disperzije po
vrsti znasajo 0.23, 0.20, 0.20 in 0.19. V primeru kriti¢ne obtezne kombinacije v smeri X (BH-M-(+X))
vidimo, da so mediane pospeskov, ki vodijo do nastanka srednjih in velikih poskodb ter porusitve,
med seboj podobni, kar izhaja Ze iz rezultatov potisne analize, kjer smo ugotovili, da v konstrukeciji
pride do zelo hitrega upada nosilnosti zaradi striznega mehanizma in posledi¢no do majhnih razlik v
deformacijskih kapacitetah pri vseh mejnih stanjih. Spet se jasno pokaze mocan vpliv plastiCega
mehanizma tudi na rezultate inkrementalne dinamic¢ne analize.

Pri stavbah, zgrajenih iz slabSega materiala, ki se je uporabljal v preteklosti, smo pri¢akovano dolocili
nizje vrednosti pospeskov, ki povzro¢ijo mejna stanja poskodb, kar dokazuje vecjo ranljivost starejsih
objektov. Pri stanovanjskem objektu AS je bila v §ibkejsi smeri X mediana pospeskov, ki povzrocijo
mejno stanje majhnih poskodb ze 0.15 g, mejna stanja DS2-DS4 pa po vrsti nastopijo pri medianah
pospeskov tal 0.27 g, 0.37 g in 0.40 g, kar pomeni 25 %, 40 %, 30 % in 35 % zniZanje v primerjavi s
stavbo AH iz boljSega materiala. V tem primeru se izjemoma pojavi, da so bile merodajne analize, pri
katerih so bile horizontalne sile v potisni analizi, sorazmerne z masami, v vseh ostalih primerih je bila
namre¢ razporeditev horizontalnih sil sorazmerno s prvo nihajno obliko bolj kriticna. V smeri Y je ze
na slikah 5.13f in 5.18e-h razvidno, da je prislo do plasticnih mehanizmov s prevladujocim upogibnim
obnasanjem, kar je imelo vpliv tudi na krivulje SDOFIDA. Zaradi pocasnega upadanja nosilnosti
konstrukcije pri precejsnjih pomikih, je prislo velike razlike v pospeskih, ki povzro¢ijo mejno stanje
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velikih poskodb in porusitev. Tudi v primeru stavbe BS so bile mediane pospeskov pri vseh 4 mejnih
stanjih precej manjSe v primerjavi s stavbo BH, in to za povprecno 35 % v vsaki izmed glavnih smeri.

Preglednica 5.3: Parametra (pgas ps;, fpsi) krivulj ranljivosti za mejna stanja DS1-DS4 stavb AH, BH, AS in BS
pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah. S sivo so oznaéene kriticne analize.

Table 5.3: Parameters (pgasgpsi Ppsi) of fragility curves for damage states DS1-DS4 for buildings AH, BH, AS
and BS. Results are presented for 8 pushover analyses, critical analyses are marked in gray.

p=1 p=2 p=3 p=4 p=>5 p=6 p=1 p=28
U, +X) M, +X) U, -X) M, -X) | (U,+Y) M, +Y) U,-Y) (M,-Y)
DS1 pgaspps;  0.31 0.21 0.28 0.20 0.32 0.23 0.34 0.24
Bpsi 0.24 0.22 0.23 0.24 0.22 0.24 0.24 0.22
DS? pgasops:  0.66 0.46 0.60 0.44 0.61 0.45 0.81 0.57
Bps: 0.19 0.19 0.19 0.19 0.19 0.19 0.18 0.18
Stavba AH
DS3 pgasops; 0.80 0.72 0.64 0.53 0.82 0.57 0.81 0.69
Bpss 0.18 0.21 0.19 0.17 0.18 0.18 0.18 0.17
DS4 pgasopss  0.83 0.72 0.75 0.60 0.93 0.59 0.88 0.72
Bpsq 0.18 0.21 0.19 0.19 0.18 0.18 0.18 0.18
DS1 pgasops;  0.30 0.24 0.30 0.24 0.29 0.19 0.33 0.23
Bosi 0.23 0.23 0.23 0.23 0.24 0.22 0.24 0.22
DS? pgasops:  0.53 0.46 0.53 0.47 0.52 0.41 0.65 0.57
Bps: 0.20 0.20 0.20 0.20 0.19 0.19 0.20 0.17
Stavba BH
DS3 pgasops;  0.60 0.47 0.60 0.47 0.64 0.57 0.73 0.58
Bpss 0.18 0.20 0.18 0.20 0.20 0.18 0.19 0.17
DS4 pgasppss 0.64 0.49 0.64 0.49 0.66 0.58 0.74 0.59
PBpsa 0.20 0.19 0.20 0.19 0.19 0.18 0.19 0.17
DS1 pgaspps; 0.21 0.15 0.21 0.15 0.24 0.16 0.21 0.15
Posi 0.23 0.21 0.23 0.21 0.24 0.22 0.23 0.22
DS2 pgasops: 0.38 0.26 0.35 0.32 0.35 0.24 0.33 0.23
Bps2 0.19 0.23 0.20 0.22 0.21 0.19 0.21 0.19
Stavba AS
DS3 pgasops;  0.77 0.54 0.37 0.38 0.39 0.29 0.41 0.29
Bpss 0.26 0.26 0.19 0.26 0.21 0.19 0.19 0.19
DS4 pgasopss 0.77 0.54 0.39 0.48 0.72 0.56 0.71 0.53
Bps4 0.26 0.26 0.20 0.26 0.24 0.27 0.25 0.27
DS1 pgaspps;  0.21 0.16 0.21 0.16 0.20 0.15 0.22 0.14
Bpsi 0.25 0.22 0.25 0.22 0.25 0.22 0.23 0.21
DS? pgasopsy  0.32 0.28 0.32 0.28 0.34 0.31 0.38 0.28
Bps: 0.22 0.19 0.22 0.19 0.21 0.19 0.19 0.21
Stavba BS
DS3 pgasops; 0.36 0.31 0.36 0.31 0.34 0.31 0.43 0.38
Bpss 0.21 0.19 0.21 0.19 0.21 0.19 0.19 0.26
DS4 pgasopss  0.38 0.31 0.38 0.31 0.36 0.31 0.44 0.57
Boss 0.21 0.19 0.21 0.19 0.21 0.19 0.19 0.27

Pri vseh objektih in pri vseh mejnih stanjih je bil raztros pospeskov zelo podoben (med 0.19 in 0.27),
kar kaze na to, da je v najvecji meri odvisen od izbranih akcelerogramov, s katerimi definiramo
potresno obtezbo. Z upostevanjem negotovosti v potresni obtezbi preko izbranih akcelerogramov je
mogoce dolociti tudi verjetnost prekoracitve izbranega mejnega stanja za primer potresa z dolo¢eno
intenziteto. Na sliki 5.21 prikazujemo krivulje ranljivosti kriti¢nih analiz.
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Slika 5.21: Krivulje ranljivosti za stavbe AH, BH, AS in BS v smereh X in Y, ki omogocajo dolocitev pogojne

verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 pri potresu z doloceno intenziteto.

Figure 5.21: Fragility curves for the buildings AH, BH, AS and BS, which enable the estimation of the
conditional probability of exceeding damage states DS1-DS4 given intensity.
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Iz njih je mogoce oceniti verjetnost, da bo v konstrukciji ob potresu z dolo¢eno intenziteto, npr. pga =
0.25 g, kar je projektna vrednost pospeSka v Ljubljani, priSlo do doloCenega mejnega stanja
poskodovanosti oziroma do porusitve objekta. Izkaze se, da je za stavbo AH pogojna verjetnost, da bo
pri takSnem potresu dozivela vsaj majhne poskodbe preko 75 % (slika 5.21a,b), za stavbo BH pa preko
65 % (slika 5.21c,d). Po drugi strani je pogojna verjetnost za nastanek mejnih stanj srednjih in velikih
poskodb ter kon¢no tudi porusitve, ob potresu z maksimalnim pospeskom tal 0.25 g, enaka 0, saj v
nobeni simulaciji ni priSlo do nastanka teh mejnih stanj. To kaze na ustrezno obnasanje obeh
konstrukeij, ki sta zgrajeni iz sodobnih opec¢nih votlakov.

Pogojna verjetnost nastanka mejnih stanj DS1-DS4 pri potresu z intenziteto pga = 0.25 g za stavbo AS
je po vrsti 99 %, 69 %, 26 % in 1 %, za stavbo BS pa 100 %, 32 %, 16 % in 1 %. Ti podatki kazejo na
to, da je pogojna verjetnost nastanka srednjih in vecjih poSkodb v stavbah iz polne opeke pri potresu s
projektno vrednostjo pospeska tal precej vecja kot pri stavbah iz modernih materialov. Zavedati pa se
je potrebno, da so v Sloveniji ze zabeleZili potres s pospeskom tal pga = 0.47 g pri potresu v Bovcu
(Tomazevic, 2005), kar ponovno nakazuje ranljivost starejSih objektov. Z izjemo krivulje za mejno
stanje DS4 stavbe AS (slika 5.21f) imajo vse krivulje ranljivosti zelo podoben naklon, ki je doloCen z
disperzijo pospeskov, ta pa je bila, kot ze receno, zelo podobna v vseh ostalih kriticnih primerih.
Zaradi boljSega izgleda smo na sliki 5.21 prikazovali lognormalne porazdelitvene funkcije, ki temeljijo
na ocenjenih vrednostih mediane in disperzije pospeskov. Potrebno je poudariti, da je statisti¢ni test s
stopnjo tveganja 5 % pokazal, da je predpostavka o lognormalni porazdelitvi upravicena. Pri vseh
simulacijah se je izkazalo tudi, da smo z lognormalnimi porazdelitvenimi funkcijami z ocenjenimi
parametri izjemno dobro aproksimirali empiri¢ne kumulativne porazdelitvene funkcije, kar je za
simulacijo 1 pri mejnih stanjih DS1 in DS3 prikazano na slikah 5.22a in 5.22c.

Poleg pogojne verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 pri doloceni intenziteti smo za vse
konstrukcije iz razlicnih materialov dolocili tudi srednjo letno frekvenco oziroma verjetnost
prekoracitve vsakega izmed mejnih stanj (enacba 4.52) v obdobju enega oziroma petdesetih let
(enacba 4.8), kar velja za priakovano zivljenjsko dobo gradbenih objektov. To smo storili z
numeri¢no integracijo produkta pogojne verjetnosti prekoraditve mejnega stanja in diferenciala
krivulje potresne nevarnosti po celotnem obmocju intenzitet. Z naras¢anjem potresne intenzitete hitro
naras¢a pogojna verjetnost prekoraCitve izbranega mejnega stanja, obenem pa hitro upada tudi
verjetnost, da bo do potresa s tako mocno intenziteto sploh prislo. Ob zdruzitvi teh podatkov smo tako
najprej dolocili srednji letni frekvenci prekoracitve mejnih stanj DS1 in DS3 za simulacijo 1 (BH-M-(-
X)), ki sta znasali 0.00220 in 0.00024 (sliki 5.22b in 5.22d). Pri tako majhnih vrednostih srednje letne
frekvence velja, da sta enaki tudi verjetnosti prekoracitve obeh mejnih stanj, preko enacbe 4.8, pa
lahko doloc¢imo tudi verjetnosti, da bosta izbrani mejni stanji prekoraceni v 50 letih (10 % in 1 %).

Na slikah 5.22b in 5.22d prikazujemo tudi raz¢lenitev verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1 in
DS3 v simulaciji 1 po intenzitetah. Jasno je, da prispevajo vse intenzitete, pri katerih pride do
prekoracitve izbranega mejnega stanja. Sprva prispevek z viSanjem intenzitet narasca, priblizno po
dosezeni mediani pospeskov pa zacne upadati sorazmerno z upadanjem krivulje potresne nevarnosti.
Pri strmih krivuljah ranljivosti pride do bolj izrazitega vrha, ve€ino pa prispevajo intenzitete do
priblizno dvakratnika mediane pospeskov pri izbranem mejnem stanju. Oblika grafa na sliki 5.22d z
nazobc¢anostjo pri vrthu je posledica tega, da smo za doloCitev verjetnosti prekoracitve mejnih stanj
uporabili empiricno kumulativno porazdelitveno funkcijo s stopnicasto obliko. To smo upostevali
zato, da bi v postopek dolocanja potresnega tveganja uvedli ¢immanj predpostavk, veliko Stevilo
simulacij in rezultatov pa nam je to tudi omogoc¢ilo. Pri dolo€itvi verjetnosti prekoraditve mejnega
stanja je potrebno povedati Se, da Stevilni raziskovalci doloc¢ijo mediane in disperzije pospeskov, ki



146 Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb.
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

vodijo do nastanka mejnega stanja, nato pa za oceno srednje letne frekvence raje uporabijo kar enac¢bo
4.2 pri kateri je Cornell uvedel ve¢ predpostavk za obliko krivulj IDA in krivulje potresne nevarnosti.
Kot je ugotovil ze Bradley (2009), je verjetno v takSnih primerih bolj smiselno uporabiti kar
numeri¢no integracijo, saj ne podaljSa ne Casa ne zahtevnosti izracuna. V preglednici 5.4 prikazujemo
verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1 — DS4 v obdobju 1 leta oziroma 50 let Se za preostale

primere deterministi¢nih modelov vseh stavb.
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Slika 5.22: Pogojna verjetnost prekoracitve mejnih stanj pri dolo€eni intenziteti za mejni stanji (a) DS1 in (c)
DS3 ter raz¢lenitev verjetnosti prekoracitve mejnih stanj (b) DS1 in (d) DS3 po intenzitetah za simulacijo 1.

Figure 5.22: The conditional probability of exceeding damage states (a) DS1 and (¢) DS3 given intensity and
disaggregation of the probability of exceeding damage states (b) DS1 and (d) DS3 at different intensitites for
simulation 1.

Pri dolocanju verjetnosti prekoracitve mejnih stanj se je potrebno zavedati, da je dojemanje takSnih
verjetnosti zelo subjektivno. Gre predvsem za vprasanje, kaj je za nekoga Se sprejemljivo tveganje in
kaj ne, dolocitev sprejemljivega tveganja pa predstavlja zelo kompleksen proces, ki je odvisen od
mnogih dejavnikov. V splosnem je sprejemanje tveganja najbolj povezano s koristmi, ki jih imamo ob
izpostavljenosti in nara$¢a z veCanjem koristi. Voznja z avtomobilom ali uporaba mobitela sta
potencialno zelo nevarni za zivljenje in zdravje posameznika, vendar omogocata hitrejSe potovanje in
lazjo komunikacijo, zato nihce ob njuni uporabi ne pomisli na prometno nesre¢o oziroma nevarnost
sevanja. Lociti je potrebno tudi med primeri, ko smo dolo€eni nevarnosti izpostavljeni prostovoljno
(npr. adrenalinski Sporti, kajenje) oziroma neprostovoljno, kjer na dogodek ne moremo vplivati (npr.
naravna nesreca). Pri prostovoljni je lahko sprejemljivo tveganje tudi do 1000 x vecje kot pri
neprostovoljni izpostavljenosti (Coburn et al., 1994). Pri naravnih nesreCah, npr. pri potresu, je
sprejemljivo tveganje odvisno tudi od Casa, ki je ze minil od preteklega dogodka. Ljudje hitro
pozabimo, kaks$no rusilno mo¢ ima lahko potres, ko pa se potres znova zgodi, se te nevarnosti spet
zavemo in ponovno se pojavi potreba po utrjevanju starejSih, ranljivih objektov. Sprejemljivo tveganje
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pa je nenazadnje povezano tudi z razvitostjo druzbe, saj se v manj razvitih civilizacijah morda niti ne
zavedajo vseh nevarnosti oziroma jih dojemajo drugace, kot moderni zahodni ¢lovek, kateremu se zdi,

da bi moral imeti vse pod kontrolo.

Preglednica 5.4: Verjetnost prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 v 1 letu in 50 letih za stavbe AH, BH, AS in BS
iz dveh razli¢nih materialov pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah.

Table 5.4: Probability of exceedance of damage states DS1-DS4 in 1 year and 50 years for buildings stavb AH,
BH, AS and BS made from two materials for 8 combinations of parameters in pushover analyses.

p=1

p=2
(U, +X) M, +X) (U, -X) (M, -X)

p=3

p=4

p=5 p=6 p=T7 p=8§
(U,+Y) M, +Y) (U,-Y) (M, -Y)

DS P(DS>DSI|1 leto) (%)  0.12 0.27 0.15 0.33 0.11 0.22 0.10 0.21
P(DS>DS1|50 let) (%) 5.6 12.7 7.3 15.2 5.1 10.3 4.8 9.8

DSH P(DS>DS2|1 leto) (%)  0.02 0.04 0.02 0.05 0.02 0.05 0.01 0.03

Stavba P(DS>DS2/50 let) (%) 0.9 2.2 1.1 2.4 1.0 2.3 0.5 1.3
AH DS3 P(DS>DS3|1 leto) (%) 0.01 0.01 0.02 0.03 0.01 0.02 0.01 0.02
P(DS>DS3|50 let) (%) 0.5 0.7 0.9 1.5 0.5 1.2 0.5 0.8

DS4 P(DS>DS4|1 leto) (%) 0.01 0.01 0.01 0.02 0.01 0.02 0.01 0.01
P(DS>DS4|50 let) (%) 0.4 0.7 0.6 1.1 0.3 1.1 0.4 0.7
DSI P(DS>DSI|1 leto) (%)  0.12 0.22 0.12 0.22 0.14 0.34 0.10 0.22
P(DS>DS150 let) (%) 5.9 10.3 5.9 10.3 6.6 15.8 4.8 10.4

DS2 P(DS>DS2|1 leto) (%)  0.03 0.04 0.03 0.04 0.03 0.06 0.02 0.03

Stavba P(DS>DS2(50 let) (%) 1.6 2.1 1.6 2.1 1.6 2.8 0.9 1.3
BH DS3 P(DS>DS3|1 leto) (%) 0.02 0.04 0.02 0.04 0.02 0.02 0.01 0.02
P(DS>DS3|50 let) (%) 1.1 2.0 1.1 2.0 0.9 1.2 0.6 1.2
DS4 P(DS>DS4|1 leto) (%)  0.02 0.04 0.02 0.04 0.02 0.02 0.01 0.02
P(DS>DS4|50 let) (%) 0.9 1.8 0.9 1.8 0.9 1.2 0.6 1.1
DSI P(DS>DSI|1 leto) (%)  0.28 0.61 0.28 0.58 0.22 0.55 029 | 0.62
P(DS>DSI50 let) (%)  13.0 | 26.4 13.1 25.3 10.4 23.9 13.3 26.8

DS? P(DS>DS2|1 leto) (%)  0.07 0.16 0.08 0.11 0.08 0.20 0.10 = 0.23
Stavba P(DS>DS2(50 let) (%) 3.4 7.9 4.1 5.3 4.2 9.7 4.9 10.7
AS DS3 P(DS>DS3|1 leto) (%) 0.01 0.03 0.07 0.07 0.07 0.13 0.06 = 0.13
P(DS>DS3|50 let) (%) 0.6 1.6 3.6 3.7 33 6.2 2.8 6.5

DS4 P(DS>DS4|1 leto) (%) 0.01 0.03 0.06 0.04 0.01 0.03 0.02 0.03
P(DS>DS450 let) (%) 0.6 1.6 3.0 2.2 0.7 1.5 0.8 1.6

DS P(DS>DSI|1 leto) (%)  0.29 0.48 0.29 0.49 0.32 0.60 0.26 0.65
P(DS>DS1|50 let) (%)  13.3 21.4 13.3 21.5 14.8 25.9 12.1 279
DSH P(DS>DS2|1 leto) (%)  0.11 0.14 0.11 0.14 0.09 0.11 0.07 0.14

Stavba P(DS>DS2|50 let) (%) 5.2 7.0 5.2 7.0 4.5 54 34 6.8
BS DS3 P(DS>DS3|1 leto) (%) 0.08 0.11 0.08 0.11 0.09 0.11 0.05 0.07
P(DS>DS3|50 let) (%) 4.0 5.6 4.0 5.6 4.3 5.4 2.6 3.7

DS4 P(DS>DS4|1 leto) (%) 0.07 0.11 0.07 0.11 0.08 0.11 0.05 0.03
P(DS>DS4|50 let) (%) 3.4 53 34 53 3.9 5.4 2.4 14

Lazar in Dolsek (2012) sta naredila pregled modelov za dolocitev sprejemljivega tveganja, na podlagi
katerih je mogoce sprejeti odloCitev o ustreznosti/varnosti konstrukcije. Ob tem se je potrebno
zavedati, da zaenkrat Se ni sprejetega SirSega konsenza o tem kaj je sprejemljivo potresno tveganje in
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kaj ne, zato lahko dobimo precej razli¢ne vrednosti sprejemljivega tveganja. V najenostavnejsi obliki
je sprejemljivo tveganje definirano s sprejemljivo verjetnostjo prekoracitve izbranega mejnega stanja
P(DS > DS;)), ki je izrazena z indeksom zanesljivosti f:

P(DS > DS;)=®(-p) (5.1)

kjer je @ porazdelitvena funkcija standardizirane normalne porazdelitve. Vrednosti indeksa
zanesljivosti f so predpisane v Stevilnih standardih oziroma smernicah (npr. ISO2394, 1998; SIST EN
1990, 2004; JCSS, 2000, itd.), obi¢ajno pa so dolocene glede na izbrano mejno stanje, pripadajoce
posledice prekoracitve mejnega stanja v smislu ekonomskih izgub oziroma ¢loveskih zZrtev ter glede
na stroske, potrebne za vzpostavitev varnostnih ukrepov. Lazar in Dolsek sta prikazala tudi uporabo
nekaterih empiri¢nih izrazov za dolocitev sprejemljivega tveganja, ki temeljijo predvsem na Stevilu
ogrozenih ljudi in stopnji smrtnosti zaradi potresov (npr. Helm, 1996; Melchers, 1999 in Bhattacharya
et al. 2001), vendar jih v okviru te doktorske disertacije nismo podrobneje obravnavali.

V vseh obravnavanih zidanih stavbah, ki sodijo med obicajne gradbene objekte, bivajo in delajo ljudje,
zato smo predpostavili, da sodijo posledice prekoracitve mejnih stanj in potrebni stroski za
vzpostavitev varnostnih ukrepov v srednji razred. Na podlagi te predpostavke smo v preglednici 5.5 iz
zgoraj omenjenih standardov zbrali ciljne vrednosti indeksov zanesljivosti in pripadajoce sprejemljive
verjetnosti prekoracitve mejnih stanj uporabnosti in nosilnosti v obdobju 1 leta oziroma 50 let.

Preglednica 5.5: Ciljni indeksi zanesljivosti in maksimalna sprejemljiva verjetnost prekoracitve mejnih stanj
nosilnosti in uporabnosti v obdobju 1 leta oziroma 50 let (ISO02934,1998; SIST EN 1990, 2004 in JCSS, 2000).

Table 5.5: Target reliability index and the maximum acceptable probability of exceedance for ultimate and
serviceability limit states in 1 year and 50 years (ISO02934,1998; SIST EN 1990, 2004 and JCSS, 2000).

) ) 1 leto 50 let
Mejno stanje Koli¢ina/Vir ~ ISO EC0 JCSS ISO EC0 JCSS
B 41 47 42 3.1 38 32
Nosilnosti (DS2-DS4) - p pes pgy 20105 13:10°  13-10° | 9710 72:10°  6.7-10%
2.9 2.9 3.1 15 15 1.7
Uporabnosti (DS1) - p pos pgy  1.9:10°  1.9:10°  1:10° | 67107 67102 45102

Na podlagi vrednosti iz preglednice 5.5 smo kot sprejemljive verjetnosti prekoracitve mejnega stanja
uporabnosti privzeli verjetnosti P(DS > DSI|lleto) = 2-107 (0.2 %) oziroma P(DS > DSI|50 let) =
7-107 (7 %), za mejna stanja nosilnosti pa smo kot sprejemljive privzeli P(DS > DS2-4|1leto) = 2-10°7
(0.002 %) oziroma P(DS > DS2-4|50 let) = 1-10” (0.1 %).

Na podlagi preglednice 5.4 lahko zakljuc¢imo, da obstaja za stavbo AH verjetnost 0.33 %, da bo v
enem letu prekora¢eno mejno stanje DS1 oziroma se bo to s 15 % verjetnostjo zgodilo v predvideni
zivljenjski dobi objekta. Verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS2-DS4 v enem letu se za stavbo AH
gibljejo med 0.02 % in 0.05 % oziroma med 1.1 % in 2.4 % v 50 letih. Verjetnosti prekoracitve so za
vsa mejna stanja visje od sprejemljivih. Podobno velja tudi za stavbo BH, kjer bodo v naslednjih 50
letih mejna stanja DS1-DS4 prekoracena z verjetnostmi 16 %, 2.8 %, 2.0 % in 1.8 %, kar je precej ve¢
od sprejemljivih verjetnosti. Pri stavbah AS in BS so verjetnosti prekora¢itve mejnih stanj Se vecje in
zna$ajo za mejna stanja DS1-DS4 po vrsti 27 %, 11 %, 6.5 % in 3 % (stavba AS) oziroma 28 %, 7 %,
5.6 % in 5.4 % (stavba BS). To pomeni, da obstaja ve¢ kot 5 % verjetnost, da se bo stavba BS v
predvideni zivljenjski dobi 50 let porusila, kar bi verjetno Stevilne odvrnilo od tega, da bi v njej Ziveli.
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5.7 Ocena izgub z upoStevanjem deterministicnega modela

V naslednjih podpoglavjih prikazujemo rezultate ocene potresnega tveganja na osnovi ekonomskih
izgub. Z izrazom ekonomske izgube oznacimo bodisi pricakovane stroske popravil oziroma zamenjave
poSkodovanih komponent v posameznih ranljivostnih skupinah L; bodisi seStevek vseh stroSkov
popravil oziroma zamenjave komponent po celotni konstrukciji Lz Pri tem je misljeno, da imajo
komponente po popravilu enake lastnosti kot pred nastankom poskodb. Najprej prikazujemo pogojne
mere za izgube, ki so odvisne od intenzitete (E(LryclIM), E(LAIM) in P(L7IM)), na koncu pa Se
pricakovano letno izgubo EAL in krivuljo izgub P(L7), ki sta doloCeni z upoStevanjem potresne
nevarnosti.

5.7.1 Pricakovana izguba pri pogoju neporusitve objekta pri pogoju IM = im - E(Lync|IM)

V prejsnjih poglavjih je bilo prikazano, kako smo za stavbe AH, BH, AS in BS za vsako izmed
kombinacij parametrov potisne analize (p € [1,8]) in za vsakega izmed akcelerogramov (a € [1,30])
pri Stevilnih intenzitetah potresa (pga < pgac) dolodili potresne zahteve na poenostavljenem modelu z
eno prostostno stopnjo. Nato smo preko rezultatov potisnih analiz za vsakega od teh primerov dolocili
poskodovanost komponent in tudi ostale parametre potresnih zahtev (IDR, PFA). V tem poglavju
dodajamo S$e razdelitev komponent v ranljivostne skupine fg in skupine komponent pg, ki so v
poglavjih 5.1.2 in 5.1.3 predstavljene za vsako stavbo posebej. Na podlagi predpostavljenih funkcij
ranljivosti, funkcij izgub in pripadajoCih vrednosti parametrov potresnih zahtev, smo dolo¢ili
pri¢akovano izgubo L; v vsaki komponenti j, L,, v vsaki skupini komponent pg, nato pa Se L v celotni
ranljivostni skupini fg. Vse koli¢ine smo dolocili pri intenzitetah, kjer Se ni prislo do porusitve v
posamezni simulaciji (angl. non-collapse case - NC) in tako pri vsaki intenziteti potresa dobili
pric¢akovane izgube pri pogoju neporusitve objekta v vseh ranljivostnih skupinah (E(Lg nc|PGA = pga)
in v celotni konstrukciji (E(L7yc| PGA = pga)).

Na slikah 5.23 in 5.24 je za simulaciji 1 (BH-M-(-Y) in 2 (AS-U-(-X)) prikazano, kako narascajo
pricakovane izgube E(Lgunc|PGA = pga) v posameznih ranljivostnih skupinah z naraS¢anjem
intenzitete. To je v najvecji meri odvisno od naras€anja ustreznega parametra potresnih zahtev ter od
funkcij ranljivosti. Okna niso skoraj ni¢ prispevala k izgubam prakticno do mejne intenzitete ob
porusitvi, do katere smo spremljali izgube pri obeh obravnavanih simulacijah (slika 5.23c). Podobno
velja tudi za ostale komponente, ki so obcutljive na etazne zasuke, saj za¢nejo k izgubam nekaj malega
prispevati Sele pri potresih s pospeski pga > 0.3 g. Kot Ze receno, je to posledica izbranih funkcij
ranljivosti (sliki 5.3c in 5.4e), pri katerih do poskodovanosti pride Sele pri zelo velikih vrednostih
medetaznih zasukov.

Pri komponentah, katerih glavni parameter potresnih zahtev je maksimalni etazni pospeSek PFA
(spusceni stropi, racunalniska oprema, zatrepni zid, stresniki, dimnik in ostale komponente obcutljive
na pospeske) je sprva trend naras¢anja poskodb prakti¢no linearen, kar je posledica poenostavljenega
izra¢una maksimalnih etaznih pospeskov, ki so linearno povezani s pospeski tal (enacba 4.41). Pri
nekaterih izmed teh komponent (npr. dimnik (5.23d in 5.24¢), stre$niki (5.24d) in zatrepni zid (5.23¢
in 5.24e)) je razvidno tudi, da stroski popravil precej hitro dosezejo maksimalne vrednosti.
Maksimalni stroski popravil komponente se v grafih pokazejo kot vodoravne asimptote in nastopijo
pri takSnih vrednostih parametrov potresnih zahtev, pri katerih je verjetnost porusitve komponente
enaka 1. Pri streSnikih (slika 5.4c) se to zgodi, ko maksimalni etazni pospeski na strehi (PFA3), ki so
obicajno visji kot na tleh, dosezejo vrednost 1g. Podobno drzi tudi v primeru zatrepnega zidu, katerega
parameter potresnih zahtev je ravno tako maksimalni etazni pospeSek v najvisjem nadstropju stavbe.
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Pri spuscenih stropih, ra¢unalniski opremi in ostalih komponentah obcutljivih na pospeske, do pojava
mejne intenzitete, ki v konstrukciji povzro€i porusitev, maksimalni stroski popravil o€itno Se niso bili
dosezeni. To je pri¢akovano, saj pri teh komponentah kot parameter potresnih zahtev nastopajo tudi
maksimalni pospeski v nizjih etazah, pa tudi funkcije ranljivosti so takSne, da so za gotovo porusitev
komponent potrebne precej visoke vrednosti etaznih pospeskov (slika 5.4e, 5.5a in 5.5¢).
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Slika 5.23: Razélenitev celotne izgube pri razli¢nih intenzitetah potresa za simulacijo 1 (BH-M-(-Y)) po
ranljivostnih skupinah: (a) zidov, (b) predelnih sten, (c) oken, (d) dimnikov, (¢) zatrepnih zidov, (f) stropov, (g)
racunalniske opreme in ostalih komponent obcutljivih na (h) zasuk ter (i) pospesek.

Figure 5.23: The disaggregation of the total losses at various intensities for the simulation 1 (BH-M-(-Y)) and
fragility groups: (a) masonry walls, (b) partition walls, (c) windows, (d) chimney, (e) parapet walls, (f)
suspended ceilings, (g) desktop PCs and servers, (h) drift-sensitive components and (i) acceleration-sensitive
components.

Glavni parameter potresnih zahtev v predelnih stenah je medetazni zasuk. Niti pri najvisjih
intenzitetah maksimalni stroski popravil predelnih sten niso bili dosezeni, obenem pa so predelne stene
(slika 5.23b in 5.24b) relativno zelo malo prispevale k celotnim stroSkom popravil. V obravnavanih
objektih jih ni bilo veliko, pa Se njihova zamenjava je relativno poceni. Najve¢ izmed vseh komponent
so k celotnim stroskom popravil v simulacijah 1 in 2 prispevali zidovi (slika 5.23a in 5.24a). Njihov
parameter potresnih zahtev je poseben, saj gre za zasuk zidov na njihovi efektivni visini, ki je odvisen
od tipa obnaSanja (poglavje 4.5.1). Funkcije ranljivosti in izgub so bile dolocene posebno za zidane
elemente, kar pomeni, da dobro sledijo njihovi poSkodovanosti in izgubam. Zidovi so obenem tudi
glavni nosilni elementi v konstrukciji, ki v najvecji meri dolocajo in vplivajo na vse ostale parametre
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potresnih zahtev. Obnasanje ostalih nekonstrukcijskih komponent je v realnosti podrejeno obnasanju
nosilnih elementov. Lep primer so npr. okna, ki se sicer v laboratorijih poskodujejo pri izjemno velikih
zasukih, v dejanskem zidanem objektu pa bi se verjetno poskodovala Ze pri precej manjsih zasukih, Se
posebno ¢e bi prej odpovedali nekateri od bliznjih zidov. Drug primer je recimo porusitev stropa,
zaradi Cesar se zelo verjetno poskodujejo tudi elektronska oprema in ostale nekonstrukcijske
komponente pod njim, na katere pade. V okviru doktorske disertacije podobnih medsebojnih korelacij
v razvoju poskodovanosti komponent in izgub nismo zajeli, ¢e pa bi jih zeleli, bi bilo potrebno
definirati korelacijske koeficiente za poskodovanost in dodatno Se korelacijske koeficiente za
povezavo stro§kov popravil v vseh parih komponent. V ¢asu nastanka te doktorske disertacije je bilo
ze o statistiki popravil pri razli¢nih mejnih stanjih poskodovanosti v literaturi na voljo zelo omejeno
Stevilo podatkov, po avtorjevem najboljSem znanju, pa ni bilo na voljo nobenih podatkov o omenjenih
korelacijskih koeficientih, ki bi jih lahko koristno uporabili pri analizi izgub v zidanih objektih, saj jih
vecina raziskovalcev v svojih analizah sploh ne uposteva.
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Slika 5.24: Razélenitev celotne izgube pri razliénih intenzitetah potresa za simulacijo 2 (AS-U-(-X)) po
ranljivostnih skupinah: (a) zidov, (b) predelnih sten, (c) dimnika, (d) strehe, (e) zatrepnega zidu in ostalih
komponent obcutljivih na (f) zasuk ter (g) pospesek.

Figure 5.24: The disaggregation of the total losses at various intensities for the simulation 2 (AS-U-(-X)) and
fragility groups: (a) masonry walls, (b) partition walls, (c) chimney, (d) roofing, (¢) parapet walls, (f) drift-
sensitive components and (g) acceleration sensitive components.
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Ce seStejemo stroske popravil oziroma izgube po vseh posameznih ranljivostnih skupinah, dobimo
celotno izgubo pri pogoju neporusitve Lz yc pri razlicnih vrednostih mere za intenziteto. Na sliki 5.25
sta prikazani celotni izgubi za simulaciji 1 in 2, ki ju podrobneje spremljamo, vklju¢no s prispevkom
posameznih ranljivostnih skupin. Vidimo, da v obeh primerih najve¢ k izgubam doprinesejo
konstrukcijski elementi, vendar njihov prispevek predstavlja samo eno tretjino vseh stroSkov popravil.
To potrjuje dejstvo, da je potrebno pri oceni izgub upostevati tudi nekonstrukcijske komponente, saj
lahko brez tega izgube moc¢no podcenimo (npr. Taghavi in Miranda, 2003).
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Slika 5.25: Prispevki posameznih skupin komponent k pri¢akovani celotni izgubi v odvisnosti od PG4 za (a)
simulacijo 2 in (b) simulacijo 1.

Figure 5.25: The contribution of considered fragility groups to the expected total loss given PGA for (a) the
simulation 2 and (b) simulation 1.

Ze pri analizi deterministiénega modela smo zbrali ogromno koli¢ino rezultatov, saj je vsaka
kombinacija parametrov potisne analize p in vsak akcelerogram a pomenil eno simulacijo, posledi¢no
pa smo dobili ravno toliko razli¢nih odnosov med celotno izgubo in intenziteto. Ce smo Zeleli kaj
skleniti o celotnih izgubah za primere, ko ne pride do porusitve, je bilo potrebno spet narediti ovojnico
rezultatov, kar smo storili po naslednjih pravilih. Najprej smo pri vsakem akcelerogramu « in pri vsaki
intenziteti i poiskali maksimalno/merodajno izgubo, pri ¢emer smo locili analize v smereh X in Y.
Tako smo pri vsaki intenziteti i za vsako izmed ranljivostnih skupin fg dobili n, vrednosti izgub, na
podlagi katerih smo kon¢no dolocili pricakovane vrednosti prispevkov izgub po vseh komponentah.
Celotna izguba E(L7yc|IM), ko ne pride do porusitve, je potem enostavno dolocena s seStevkom po
vseh ranljivostnih skupinah.

Vse to je prikazano na sliki 5.26, kjer prikazujemo pricakovane izgube brez uposStevanja porusitve pri
razli¢nih intenzitetah za deterministicne modele stavb AH, BH, AS in BS. Potrebno je opozoriti, da je
v primeru deterministicnega modela, kmalu priSlo do tega, da je konstrukcijo porusil velik del
akcelerogramov, kar pomeni, da smo pri¢akovane izgube dolocali na podlagi vse manjSega Stevila
simulacij, kar zmanjSa zanesljivost ocene izgub zaradi neporusitve objekta. Poleg tega je pri visjih
intenzitetah vse pomembnejsi prispevek izgub zaradi zamenjave objekta ob porusitvi, zato smo se
odlocili, da na sliki 5.26 riSemo samo intenzitete, pri katerih je prislo do porusitve konstrukcije pri
manj kot polovici akcelerogramov. Posledica tega dejstva so razliCne intenzitete na abscisi, pri
primerjavi pa je potrebno biti pozoren, da primerjamo izgube pri enaki intenziteti, ne pa samo
maksimalnih vrednostih izgub na ordinati.



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb. 153
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbeni$tvo, Konstrukcijska smer.

30000} (a) Stavba AH - X (b) Stavba AH - Y

Zidovi Zidovi
25000 + Predelne stene 20000 + Predelne stene
= Okna ~— Okna
) Dimnik Dimnik
< 20000 Streha 15000 ¢ Streha
E Zatrepni zid Zatrepni zid
= 15000 | —— Ostalo-zasuk L Ostalo-zasuk
S‘ Ostalo-pospesel” 10000 Ostalo-pospesek
= 10000t /
5000 | 20007
0 0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5
50000 () Stavba BH - X (d) Stavba BH- Y
45000 Zidovi 60000 Zidovi
Predelne stene Predelne stene
40000 Okna 50000} — = Okna
& 35000 Dimnik Dimnik
5 30000 Zatrepni zid 40000 Zatrepni zid
|G} Strop Strop
2 25000 Rat. oprema Rag. oprema
% 20000 —— Ostalo-zasuk 30000 Ostalo-zasuk
&, Ostalo-pospesek Ostalo-pospesek
= 15000 ’ 20000 A

10000
10000
5000
0 . 0
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

25000} (e) Stavba AS - X (D Stavba AS - Y

30000

Zidovi Zidovi
Predelne stene Predelne stene
20000} ——— Okna 25000} ——— Okna
& Dimnik = Dimnik
= — Streha 20000+ Streha
EFJ 15000 Zatrepni zid Zatrepni zid
% Ostalo-zasuk' 15000 - Ostaln—zasuk~
= 10000 Ostalo-pospesek Ostalo-pospes
~
= 10000}
5000 50001
0 0
0 005 01 015 02 025 03 035 0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5
350001 (& Stavba BS - X (h) Stavba BS - Y
———— Zidovi 35000¢ Zidovi
30000+ Predelne stene I Predelne stene
—r 300001
25000+ Dimnik 25000 Dimnik
Zatrepni zid Zatrepni zid
20000 Strop 20000 Strop
Rat. oprema Rag. oprema

15000} = Ostalo-zasuk
Ostalo-pospesek

> 15000 } = Ostalo-zasuk
Ostalo-pospesek

E(LTNc|PGA) (€)

10000 10000
5000 5000
0 0
0 005 01 015 02 025 0 005 01 015 02 025 03

PG4 (g) PGA (g)

Slika 5.26: Prispevki posameznih skupin komponent k pri¢akovani celotni izgubi za smeri X (a, c, e, g) in Y (b,
d, f, h) za stavbi A (a-d) in B (e-h).

Figure 5.26: The contribution of considered fragility groups to the expected total losses in the direction X (a, ¢, ¢,
g)and Y (b, d, f, h) for the buildings A (a-d) and B (e-h).
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Barvni vzorec zelo lepo prikaze prispevek posameznih komponent k celotni izgubi. Pri stanovanjskem
objektu AH je hitro vidno, da v izgubah zaradi potresa v smeri Y ni prispevka zatrepnega zidu, ki v tej
stavbi poteka vzdolz glavne Y smeri, ranljiv pa je samo, ¢e pride do potresa v smeri X. Poleg zidov k
izgubam pomembno prispevajo Se dimnik, stresniki, zatrepni zid in ostale komponente obcutljive na
pospeske. Podobno velja tudi v primeru, ko je stavba AS zgrajena iz zidovja iz polnih zidakov, le da
imajo v tem primeru nekoliko vecji vpliv tudi predelne stene in ostale komponente obcutljive na
zasuke, vendar je njihov skupni prispevek manjsi od 5 % celotne izgube. Ce bi imel potres intenziteto
pga =0.25 g, bi bila pri stavbi AH merodajna smer X z maksimalno izgubo. Celotna izguba bi znasala
11800 €, pri cemer bi zidovi prispevali zgolj 15 %, streha in zatrepni zid pa bi k celotni izgubi
prispevala 26 %. Pri vi§jih intenzitetah se delezi prispevkov posameznih komponent spreminjajo, pri
intenziteti 0.6 g, bi tako zidovi k izgubam prispevali 40 %. V kolikor bi bila stavba A zgrajena iz
slabSega materiala, bi bile celotne izgube zaradi potresa v smeri X pri intenziteti pga = 0.25 g enake
17600 € (50 % povecanje), vendar bi bil v tem primeru prispevek Sibkejsih nosilnih zidov precej vecji
(45 %). V splosnem je pri stavbi A vidno povecanje prispevka konstrukcijskih elementov pri slabSem
materialu, vendar vseeno nekonstrukcijski elementi k izgubam v vecini primerov ne prinesejo vec kot
50 %.

Za stavbo BH lahko ugotovimo, da bi stroski pri potresu z intenziteto pga = 0.25 g znasali 19500 €,
neodvisno od smeri potresa. Zaradi druga¢ne razporeditve v vsaki izmed smeri, bi bili tudi prispevki
posameznih ranljivostnih skupin komponent drugacni, priblizno enakovredne deleze (med 15 % in 20
%) pa bi prinesli zidovi, oba dimnika, zatrepni zidovi, spusceni stropi, raunalni§ka oprema in ostale
komponente, ob&utljive na pospeske. Ce bi bila stavba B zgrajena iz starejSega materiala, potem bi se
ponovno povecal prispevek konstrukcijskih elementov, ki bi k celotni izgubi pri intenziteti potresa pga
= 0.25 g (30000 €) prispevali okrog 50 %. Zelo majhni prispevki predelnih sten v vseh primerih so,
kot re¢eno posledica majhne povrsine predelnih sten in nizkih stroskov zamenjave. Po drugi strani se
pri oknih in ostalih komponentah, obcutljivih na zasuke, pokaze problematika izbire funkcij
ranljivosti.

5.7.2 Pricakovana celotna izguba pri pogoju IM =im - E(L|IM)

Pri¢akovane izgube brez upostevanja porusitve pri potresu z dolo¢eno intenziteto predstavljajo samo
del pri¢akovane izgube. Potrebno je upostevati tudi moznost, da se pri tej intenziteti konstrukcija
porusi, zaradi Cesar jo je potrebno nadomestiti z novim objektom. Na podlagi predpostavk o ceni
novogradnje (700 €/m’, poglavje 4.8.3) smo dologili, da je strosek nadomestitve porusenega objekta z
novim L,,; za stavbi AH in AS enak 210000 €, za poslovna objekta BH in BS pa okrog 590000 €.
Pri¢akovano izgubo pri vsaki intenziteti E(L7PGA = pga) smo dobili kot sestevek izgub v primeru
porusitve (C) in neporusitve (NC) objekta, utezenih z verjetnostjo porusitve in neporusitve pri vsaki
izmed intenzitet. Za dolocitev verjetnosti porusitve deterministicnega modela smo uporabili empiricno
kumulativno porazdelitveno funkcijo (poglavje 5.6). Na sliki 5.27 prikazujemo pri¢akovane celotne
izgube Ly v odvisnosti od intenzitete z upostevanjem morebitne porusitve objekta za stavbi AH in AS
(5.27a-h) ter stavbi BH in BS (5.27i-p). Pri vsaki stavbi smo spet locili rezultate v smereh X in Y,
lo¢eno pa prikazujemo Se delez izgub zaradi porusitve oziroma neporusitve objekta.

Izkazalo se je, da je v vseh primerih zacetni del krivulje odvisen izklju¢no od prispevka izgub brez
upostevanja porusitve. Takoj, ko se pri doloceni intenziteti pri nekem akcelerogramu pri izbrani
simulaciji pojavi porusitev, potem zacne v izgubah zelo hitro prevladovati delez izgub zaradi porusitve
objekta. V vseh primerih je pricakovana izguba v primeru nadomestitve objekta z novim E(Lrc) ved
kot desetkrat visja od pri¢akovanih izgub brez upostevanja porusitve E(Lryc|PGA = pga), zato zelo
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hitro prevlada. Stopnicasto in izjemno strmo naraScanje izgub je ravno tako posledica upostevanja
stopnicaste empiri¢ne kumulativne porazdelitvene funkcije pri mejnem stanju porusitve konstrukcije.
To bi se spremenilo, ¢e bi upostevali aproksimirano lognormalno porazdelitveno funkcijo ali pa veliko
vecje Stevilo akcelerogramov, v nobenem primeru pa ne bi dobili bistveno drugacnih rezultatov.
Najnizja intenziteta, kjer se za¢nejo upostevati izgube zaradi nadomestitve objekta in intenziteta, kjer
so dosezene maksimalne vrednosti izgub pri doloCeni intenziteti sta direktno odvisni od porazdelitvene
funkcije prekoracitve mejnega stanja porusitve, ki ima torej odlocilen vpliv na krivuljo izgub
E(L/PGA). Ce bi si Zeleli poenostaviti dolo¢anje te krivulje, bi bilo torej potrebno ¢im bolj natanéno
oceniti ceno nadomestitve objekta in porazdelitveno funkcijo porusitve konstrukcije. Pomanjkljivosti
te poenostavitve bi se pokazale v primerih, ko bi bili stroski popravila tudi pri majhnih intenzitetah, ki
Se ne povzroCijo porusitve, zelo visoki oziroma primerljivi s ceno nadomestitve ter v primerih, ko bi
nas bolj natan¢no zanimale izgube pri potresih z nizjimi in srednjimi intenzitetami (ki se v realnosti
najpogosteje dogajajo), saj bi na tem obmocju naredili najvecjo napako pri oceni izgub.

V preglednici 5.6 prikazujemo pri¢akovane izgube za obe stavbi iz obeh materialov pri intenzitetah
pga =0.25 g in pga = 0.47 g (pospesek tal zabelezen na eni izmed merilnih postaj ob potresu v Bovcu
leta 2004) ter prispevek izgub z in brez upoStevanja primerov porusitve. Vidimo, da z naraS¢anjem
vrednosti nadomestitve objekta, kar se zgodi predvsem v primeru slabsega materiala. Ko so
pri¢akovane izgube vecje od npr. 40 % nadomestne vrednosti, se v ve€ini primerov stavbe ne izplaca
ve¢ popravljati, zato jo v praksi nadomestijo kar z novim objektom.

Pri objektu BH so izgube brez upoStevanja porusitve pri intenziteti pga = 0.25 g v merodajni analizi
19600 €, v primeru stavbe BS pa 26000 € (35 % vecje), dodatno pa pri stavbi BS vecino k celotni
izgubi prinesejo Se izgube z upostevanjem porusitve objekta (78200 €). Pri visji intenziteti (pga = 0.47
g) se pri¢akovane izgube pri stavbah BH in BS povecajo za 16 krat (317900 €) oziroma za 5.5 krat
(568800 €), vecino (92 % oziroma 99 %) pa prinesejo izgube zaradi porusitve objekta.

Preglednica 5.6: Pricakovane izgube loCene na del brez oziroma z upoStevanjem porusitve konstrukcije pri
potresih z intenziteto pga = 0.25 g in pga = 0.47 g za stavbe AH, BH, AS in BS.

Table 5.6: The expected total losses with or without consideration of collapse for intensities pga = 0.25 g and
pga =0.47 g for buildings AH, BH, AS and BS.

pga=025¢g pga=047¢g
Stavba Smer ) )
Delez NC (€) Delez C (€) Skupaj (€) | Delez NC (€) Delez C (€) Skupaj (€)
AH X 11800 0 11800 22400 21000 43400
Y 9000 0 9000 19100 14000 33100
BH X 19300 0 19300 24500 293400 317900
Y 19600 0 19600 46200 78200 124500
AS X 17600 0 17600 3800 182200 186000
Y 14400 0 14400 18500 77100 95500
BS X 26700 58700 85400 1600 567200 568800
Y 26000 78200 104300 1600 567200 568800
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Slika 5.27: Raz¢lenitev pricakovanih izgub pri razli¢nih intenzitetah na deleza zaradi (ne)porusitve za stavbe AH, BH, AS in BS, lo¢eno za smeri X in Y.

Figure 5.27: Disaggregation of the expected losses given intensity due to (non)collapse for buildings AH, BH, AS and BS in directions X and Y.
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5.7.3 Verjetnost prekoracitve izgube Ly pri pogoju IM = im - P(L{|IM)

Poleg dolocitve pricakovanih izgub pri doloCeni potresni intenziteti, nam vecje Stevilo simulacij
omogoca tudi oceno verjetnosti prekoracitve dolocene izgube. Na sliki 5.28 za vse obravnavane stavbe
prikazujemo pogojno verjetnost prekoracitve izbrane izgube /, v odvisnosti od intenzitete potresa
P(Ly > [|JPGA), ki smo jo dolo¢ili kot delez vseh simulacij (n,), kjer je izguba presegla izbrano
vrednost. Pri stavbah AH in AS prikazujemo rezultate za merodajno smer X, pri stavbah BH in BS pa
za bolj kriticno smer Y, v vseh primerih pa so nas zanimale pogojne verjetnosti prekoracitve izgub
0.01 L,.u4, 0.05 L4, 0.10 Ly, 0.15 Ly, 0.20 L,y in L4, Kjer je vrednost nadomestitve poskodovanega
objekta z novim L,,, za stavbi A in B enaka 210000 € in 590000 €. Se enkrat poudarjamo, da rezultati
temeljijo na porazdelitveni funkciji izgub v 30 simulacijah, zaradi ¢esar so krivulje stopniCaste. Pri
majhnih vrednostih izgub (0.01 L,,, in 0.05 L,,,), verjetnosti prekoracitve hitro narastejo na 1, saj ze
pri majhnih intenzitetah potresov, izgube v vseh simulacijah presezejo izbrane vrednosti. Zelo strme
krivulje pomenijo, da so bile izgube v vseh simulacijah med seboj precej podobne, nasprotno pa se
vecji raztros celotnih izgub pokaze pri srednjih izgubah (npr. 0.10 L,,, in 0.15 L,,,). Pri vecjih izgubah
(nad 0.20 L,,;) ima glavni vpliv spet verjetnost poruSitve, pri kateri izgube hipoma narastejo na
vrednost L, verjetnosti prekoraCitve izgub pa so zaradi relativno majhnega Stevila simulacij in
velikega razkoraka med izgubami brez oziroma z uposStevanjem porusitve, prakti¢no enake. Opazen je
tudi premik krivulj v levo ob primerjavi boljSega in slabSega materiala pri vsaki izmed stavb, kar je
pricakovano, saj takSen premik pomeni vec¢jo verjetnost prekoracitve doloCene izgube, ob poslabSanju
materiala pri enaki intenziteti potresa. V kolikor bi na objekt AH (slika 5.28a-f) deloval potres z
maksimalnim pospeskom tal pga = 0.25 g, je gotovo, da bi izgube prekoracile 0.01 L,,; (2100 €),
obstaja pa tudi 90 % verjetnost, da bi izgube prekoracile 5 % vrednosti nadomestitve objekta (10500
€). Po drugi strani je zelo malo verjetno, da bi izgube v tem primeru prekoracile vrednosti nad 15000
€. Ce bi prislo do potresa z intenziteto, podobno tisti iz Bovca (pga = 0.47 g), bi izgube zagotovo
prekoracile 17500 €, verjetnosti za prekoracitev izgub 0.1L,,, (21000 €) oziroma 0.15L,,,, (31500 €) pa
bi bile 80 % oziroma 10 %. V primeru stavbe AS (slika 5.28g-1) bi izgube v primeru prvega potresa
zagotovo presegle 12000 €, izgube v vrednosti 0.1L,,, (21000€) bi bile presezene z 20 % verjetnostjo,
izgub nad 26000 €, pa pri takSnem potresu sploh ne bi pri¢akovali. V primeru mo¢nejSega potresa, bi
izgube zagotovo presegle 20000 €, v 86 % simulacij pa bi pri takSnem potresu prislo do porusitve, kar
pomeni, da bi bilo potrebno skoraj zagotovo stavbo zamenjati.Druga moznost podajanja rezultatov
verjetnostne ocene izgub je prikazana na sliki 5.29, kjer prikazujemo nekoliko drugacen pogled na
pogojno verjetnost izgub pri izbrani intenziteti. Prikazujemo namre¢ verjetnosti prekoracitve izgub, ce
bi prislo do potresa z doloCeno intenziteto (P(Lr > [|PGA = pga). V tem primeru se pri slabSem
materialu pojavi zamik krivulj v desno, kar spet pomeni, da potres z enako intenziteto povzroci vecje
izgube. Z nara§Canjem intenzitete potresa nara$ca tudi razpon moznih izgub, ki jih takSen potres lahko
povzrodi, pri vi§jih intenzitetah pa se pojavi horizontalna asimptota, ki sovpada z delezem simulacij, ki
se pri izbrani intenziteti potresa koncajo s porusitvijo in imajo posledi¢no izgube enake stroskom
nadomestitve objekta L,,,. Tokrat analizirajmo objekt BH (slika 5.29m-r). Pri dokaj Sibkem potresu, ki
ima maksimalni pospesek tal 0.1 g se pri skoraj vseh akcelerogramih pojavijo izgube v velikosti 3900
€, Ze pri nekoliko vi§ji intenziteti pga = 0.3 g, pa lahko pri¢akujemo precej vecji razpon izgub med
22000 € in 36000 €. Visja kot je intenziteta, vecji je omenjeni razpon izgub, ki se npr. pri potresu z
intenziteto 0.4 g gibljejo med 33000 € in 54000€. Ce bi prislo do potresa, kjer bi bil pga = 0.5 g, bi se
porusitev zgodila pri 30 % simulacij in celotna izguba bi bila 590000 €, pri pga = 0.6 g pa bi bilo
tak$nih primerov kar 60 %. V kolikor bi bila zgradba B zgrajena iz polne opeke (slika 5.29s-z) bi bila
Se bolj ranljiva, precejSnje izgube pa bi nastale Ze pri potresu z intenziteto 0.20 g (med 13000 € in
31000 €). Pri potresih z intenzitetami 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g, bi se objekti porusili zgodila z 38 %,
95 %, 97 % in 100 %, kar pomeni, da bi izgube bile enake nadomestitveni vrednosti L,,; = S90000€.
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Slika 5.28: Pogojna verjetnost prekoracitve izgube /; izrazene z delezem cene nadomestitve objekta L,,, (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 in 1) v odvisnosti od intenzitete potresa za stavbe
AH, BH, AS in BS.

Figure 5.28: The conditional probability that losses will exceed a certain value /; expressed as the proportion of replacement cost of the building L., (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 and
1) for various earthquake intensities for the buildings AH, BH, AS and BS.
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Slika 5.29: Pogojna verjetnost prekoracitve doloCene vrednosti izgub pri potresih z intenzitetami 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g za stavbe AH, BH, AS in BS.

Figure 5.29: The conditional probability of exceeding a specified value of loss given the earthquake intensities 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g for the buildings AH, BH, AS

and BS.
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5.74 Pricakovana letna izguba EAL

Doslej so bile vse mere za izgube pogojne, saj so bile odvisne od intenzitete potresa. Ce pri¢akovane
izgube pri vsaki intenziteti (E(L;IM)) utezimo z diferencialom krivulje potresne nevarnosti in vse
skupaj integriramo po celotnem obmocju intenzitet, potem dobimo pri¢akovano letno izgubo zaradi
vpliva potresov. Z drugimi besedami, upostevali smo potrese z vsemi mogoc¢imi intenzitetami, ki
lahko delujejo na objekt in jih utezili z verjetnostjo njihovega nastanka v enem letu ter tako dobili
pricakovane izgube v obdobju enega leta. Ta mera je zelo uporabna za investitorje, saj v eni Stevilki
zdruzuje nacin obnasanja konstrukcije pri Sirokem naboru intenzitet potresa ter potresno nevarnost na
obmocju objekta. Na osnovi te mere za izgubo lahko investitor pretehta smiselnost placevanja letne
premije zavarovanja za nepremicnino, kar se mu splaca, ¢e pricakovane letne izgube zaradi potresov
presegajo vrednosti zavarovalne premije za primer potresa. Po drugi strani lahko omenjeno mero za
izgubo uporabijo tudi zavarovalnice in tako dolo¢ijo taksno letno premijo, ki jim zagotavlja njihovo
varnost in seveda ustrezen dobiek. Ce bi za razli¢ne variante zasnove novih objektov oziroma za
razlicne variante utrditve obstojecih doloCili EAL, bi lahko na podlagi te mere izbrali najboljSo
razliico, ki bi se povrnila v najkrajSem moznem casu (enacba 4.63). Na sliki 5.30 prikazujemo
pricakovane letne izgube za stavbe AH, BH, AS in BS ter razClenitev prispevkov posameznih
intenzitet potresov h kon¢nemu rezultatu. Dodatno prikazujemo tudi precejSen vpliv spodnje meje
integracije na pricakovano letno izgubo. Vsi grafi namre¢ prikazujejo, da k pricakovani letni izgubi
najvec prispevajo prav potresi z nizkimi intenzitetami, v katerih so sicer poskodovanost in posledi¢no
izgube majhne, vendar se takSni potresi dogajajo izjemno pogosto. Na problematiko precenitve
pricakovanih izgub zaradi pogostih $ibkih potresov so opozarjali Ze drugi raziskovalci, ki so ocenjevali
izgube (npr. Mitrani-Reiser, 2007; Aslani, 2005, Porter et al. 2002), veliko pozornosti izbiri mej
intenzitete pri oceni verjetnosti prekoraCitve izbranega mejnega stanja z enacbo tveganja pa sta
namenila tudi Lazar in DolSek (2014). Uporabljene so bile razli¢ne spodnje meje pospeskov: pga,., =
0.02 g (FEMA P-58-1 (ATC, 2012a)) ali pga,.;, = 0.10 g (Mitrani-Reiser, 2007), za katere so ocenili,
da poskodbe in izgube pri Sibkejsih potresih niso ve¢ pomembne. Sami smo za spodnjo mejo izbrali
pgan, = 0.05 g, na slikah 5.30b,d,f,h pa je prikazan vpliv upoStevanja omenjene meje na oceno
pricakovane letne izgube. Izkaze se, da potresi z intenziteto manjso od pga,, k izgubi za stavbi AH in
AS prinesejo okrog 20 %, za stavbi BH in BS pa priblizno 15 %. Poleg vrha pri Sibkih potresih je
mogoce opaziti tudi vrh pri srednjih intenzitetah med 0.3 g in 0.5 g, ki je Se posebej izrazit pri stavbah
iz slabSega materiala. Potresi s tak$no intenziteto so lahko Ze rusilni, vseeno pa se dogajajo dovolj
pogosto, da imajo precejSen vpliv na EAL. Izjemno mocni potresi, ki se dogajajo zelo redko, kjer
zabelezimo pospeske tal pga > 1 g, pa k ocenjeni pricakovani letni izgubi EAL prinesejo manj kot 5 %
za stavbi AH in AS oziroma manj kot 3 % za stavbi BH in BS. Ponovno smo za stavbi AH in AS
ocenili merodajno izgubo, ki nastopi v smeri X, za stavbi BH in BS pa v smeri Y. Pricakovana letna
izguba za stavbo AH je torej 194 € kar je ekvivalentno 0.09 % stroskov zamenjave objekta z novim
L, Pri stavbi BH so pricakovane izgube skoraj dvakrat vecje (378 €; 0.0006L,,,), kar je posledica
velikosti poslovnega objekta. Zaradi laZje primerjave navajamo vrednost izgub na 100 m* povrsine, v
tem primeru pa se izkaze, da je normirana pricakovana letna izguba vecja za stavbo AH, saj znasa 71
€/100 m* v primerjavi z izgubo 49 €/100 m?, ki jo lahko pri¢akujemo pri stavbi BH. Pri stavbah AS in
BS bi bili pricakovani letni izgubi 342 € in 939 €, kar je ekvivalentno 0.16 % nadomestitvene
vrednosti, normirani izgubi pa bi v primeru stavb AS in BS znagali 125 €/100 m® in 123 €/100m’.
Ponovno je razvidno precej ve€je potresno tveganje, kateremu so izpostavljeni lastniki obstojecih
starejSih zidanih objektov, ki so v veCini zgrajeni iz polne opeke. Pri stavbi A je slabsi material
povzro€il za 80 % vecjo pricakovano letno izgubo, pri stavbi B pa celo za 150 %. Tudi ostali
raziskovalci so dobili pri¢akovane letne izgube EFAL podobnega velikostnega reda, npr. Bradley (2009)
je ocenil EAL =0.08 %L,,, za desetnadstropno stolpnico iz Nove Zelandije.
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Slika 5.30: Pricakovana letna izguba v stavbah AH, BH, AS in BS ter prispevek potresov z intenzitetami pga
brez upostevanja mej (a, c, e, g) in z upoStevanjem omejitev pga > 0.05 g (b, d, f, h).

Figure 5.30: The expected annual loss in the buildings AH, BH, AS and BS and disaggregation of EAL by
intensity measure without limitations (a, ¢, e, g) and for pga > 0.05 g (b, d, f, h).
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5.7.5 Krivulja izgub (P(Lr> 1)

Podobno kot potresno tveganje, so dolocene tudi tako imenovane krivulje izgub, v katerih prikazujemo
srednjo letno frekvenco oziroma verjetnost prekoracitve izbrane vrednosti izgub A(Lr > /) ali P(Lr >
[,). V tem primeru verjetnosti prekoracitve dolocene vrednosti izgub pri neki intenziteti P(Ly > [|IM)
utezimo z verjetnostjo, da pri tej intenziteti res pride do potresa in vse skupaj integriramo po celotnem
obmocju intenzitet. Zopet smo uporabili empiri¢ne kumulativne porazdelitvene funkcije iz simulacij
(slika 5.28), zaradi Cesar so ocenjene krivulje izgub na sliki 5.31 stopnicaste. Ponovno prikazujemo
krivulje izgub za obe obravnavani stavbi iz dveh razlicnih materialov, enkrat s srednjo letno frekvenco
prekoracitve, drugi¢ pa z verjetnostjo prekoracitve izgub v 1, 10, 20, 30, 40 in 50 letih. S pomocjo
tak§nih shem lahko investitor hitro oceni tisto verjetnost, ki ga zanima. Ce pogledamo krivulje izgub,
lahko ugotovimo, da na prvi pogled delujejo zelo podobno, kar je predvsem posledica zelo majhnih
Stevilk in posledi¢no izbranega logaritemskega merila na obeh oseh.

Izkazalo se je, da so krivulje izgub v najvecji meri odvisne od predpostavljene krivulje potresne
nevarnosti ter od verjetnosti porusitve konstrukcije. Slednja na obliko vpliva tako, da srednja letna
frekvenca porusitve (preglednica 5.5) predstavlja vodoravno asimptoto krivulj pri ve¢jih vrednostih
izgub. Nemogoce je namre¢, da bi bila srednja letna frekvenca prekoracitve visokih izgub nizja od
verjetnosti porusitve konstrukcije, pri kateri takSne izgube tudi nastanejo. Vpliv potresne nevarnosti na
verjetnosti prekoracitve je velik zaradi zelo strmih krivulj P(Ly > [, |IM) (slika 5.28), kar pravzaprav
pomeni, da vecji delez P(Lr > [;) predstavlja seStevek vrednosti diferenciala krivulje potresne
nevarnosti od dolo¢ene intenzitete naprej. To precej zmanjSa razlike med krivuljama izgub obeh stavb
iz razli¢nih materialov. Zaradi lazje primerjave v preglednici 5.8 prikazujemo verjetnosti, da bodo
izgube v 1 letu oziroma v 50 letih prekoracile vrednosti 5000 €, 10000 € in 50000 € ter tudi izgube, za
katere lahko z 2 % in 10 % verjetnostjo pri¢akujemo, da bodo prekoracene v 50 letih. Podajamo Se
vrednost asimptot krivulj izgub na sliki 5.31, ki predstavljajo srednjo letno frekvenco porusitve
konstrukcije A(DS > DS4).

Preglednica 5.7: Verjetnosti prekoracitve 5000 €, 10000 € in 50000 € v 1 in 50 letih ter izgube, ki bodo z 2 % in
10 % verjetnostjo prekoracene v 50 letih za stavbe AH, BH, AS in BS.

Table 5.7: The probabilities of exceeding 5000 €, 10000 € and 50000 € in 1 and 50 years, and the losses, which
will be exceeded in 50 years with 2 % and 10 % probability for buildings AH, BH, AS in BS.

Stavba AH Stavba AS Stavba BH Stavba BS
P(L7> 5000€|1 leto) 0.55 0.92 0.96 1.35
P(Ly> 5000€|50 let) 24 37 38 49
P(Lr> 10000€|1 leto) 0.22 0.36 0.42 0.68
P(Lr> 10000€|50 let) 10 17 19 29
P(Ly> 50000€]|1 leto) 0.022 0.065 0.044 0.11
P(Lr> 50000€|50 let) 1.1 32 2.2 5.4
P(l)50 let) =2 % > [, (€) 25000 210000 52500 590000
P (1)50 1et) = 10 % > [, (€) 10300 14800 16600 26500

min A (Ly> 1) = P(DS > DS4|1 leto) 0.00022 0.00065 0.00025 0.00110
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Slika 5.31: Krivulje izgub A(Ly > [,) in verjetnosti prekoracitve izgub v ¢ letih P(Ly> /|t let) za stavbe AH, BH,
AS in BS.

Figure 5.31: Loss curves A(Lr > 1,) and probabilites of exceeding losses in ¢ years P(Ly > [|t years) for the
buildings AH, BH, AS in BS.

Pri vsaki izmed izbranih izgub lahko opazimo, da je verjetnost prekoracitve v 1 oziroma v 50 letih pri
stavbah iz polne opeke pri¢akovano vecja kot pri stavbah iz opecnih votlakov, verjetnost prekoracitve
posameznih izgub pa se pri slabSem materialu poveca med 20 % in 50 %, odvisno od izbranega
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casovnega obdobja in vrednosti izgub. Pri izgubah 50000 € so sicer te razlike vecje, vendar so same
verjetnosti zelo majhne. Verjetnosti pri enakih izgubah so vecje pri stavbi B, ki je precej vecja in ima
tudi vecjo vrednost izgub. Ugotovimo lahko tudi, da je pri stavbi AH z 2 % verjetnostjo v 50 letih
prekoracena izguba 25000 €, pri stavbi B pa izguba 52500 €. Pri obeh stavbah iz polne opeke tega ni
bilo mogoce dolo€iti, ker je verjetnost porusitve v 50 letih za stavbo A 3.3 %, za stavbo B pa 5.9 %. Z

10 % verjetnostjo bodo v 50 letih prekoracene izgube 10300 € in 14800 € v stavbi AH in AS, oziroma
16600 € ter 26500 € pri stavbah BH in BS.
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6 VPLIV NEGOTOVOSTI NA OCENO IZGUB ZARADI DELOVANJA POTRESOV

V prej$njem poglavju smo prikazali oceno potresnega tveganja za deterministi¢éni model, pri katerem
smo preko vecjega Stevila izbranih akcelerogramov upostevali negotovosti v potresni obtezbi, nismo
pa upostevali modelnih negotovosti. Stevilni raziskovalci v svojih analizah modelnih negotovosti
enostavno ne upostevajo, saj naj bi bil njihov vpliv manj dominanten od aleatornih. Kljub temu so
nekateri raziskovalci (npr. Liel et al., 2009; Dolsek, 2009, itd.) potrdili, da to ne drzi vedno, zaradi
cesar smo se odlocili, da tudi v oceni potresnega tveganja zidanih konstrukcij preverimo njihov vpliv
na kon¢ne rezultate. Ponovno smo uporabili stiri stavbe AH, BH, AS in BS, ki so bile zgrajene iz dveh
razlicnih tipov zidovja. Podatki o izbranih konstrukcijah, vkljuéno z razdelitvijo komponent v
ranljivostne skupine in skupine komponent, so prikazani v poglavju 5.1, nekaj podrobnosti o
matematicnem modeliranju konstrukcij pa je bilo nastetih v poglavju 5.2. V nadaljevanju tega
poglavja najprej prikazemo 30 variant modelnih parametrov, ki smo jih dolocili po metodi
stratificiranega vzor¢enja LHS in tako zajeli modelne negotovosti. Nato v poglavjih 6.2 — 6.6
ovrednotimo njihov vpliv na rezultate potisne analize, na pretvorbo iz MDOF modela v SDOF model,
na rezultate inkrementalne dinami¢ne analize, kasneje pa S$e vpliv negotovosti na verjetnost
prekoracitve posameznih mejnih stanj in na oceno izgub. V poglavju 6.7 prikazemo Se rezultate
enostavne obcutljivostne Studije, s katero ugotavljamo, kateri izmed parametrov ima najvecji vpliv na
omenjene rezultate.

6.1 Modelne negotovosti in generiranje vrednosti slu¢ajnih spremenljivk po metodi LHS

Kot reCeno smo modelne negotovosti upostevali tako, da smo naredili ve¢ variant konstrukcijskih
modelov, v katerih smo upostevali razlicne vrednosti modelnih parametrov. V preglednicah 2.8 in 2.9
smo prikazali parametre porazdelitvenih funkcij izbranih modelnih parametrov, loceno za zidovje iz
opecnih votlakov in iz polne opeke, ki smo jih obravnavali kot slucajne spremenljivke: elasti¢ni modul
E, strizni modul G, specificno tezo zidovja y, tlatno trdnost f., mejne zasuke zidov, ki se porusijo v
strigu J, oziroma upogibu J,, koeficient trenja u, produkt striznega modula in nelinearnega parametra
strizne deformabilnosti G¢, parameter mehcanja materiala (), zacetno strizno trdnost f,y, koeficient
kriticnega dusSenja £ ter ekscentri¢nosti v smereh X in Y, ey in ey. Ve€ino parametrov porazdelitvenih
funkcij in njihovih omejitev smo dobili na podlagi literature, parametri za mejne zasuke zidov so bili
doloceni na podlagi izdelane podatkovne baze zidanih preizkusancev, nekatere omejitve v vrednostih
slucajnih spremenljivk pa smo sprejeli po inZenirski presoji. Na sliki 6.1 so prikazane gostote
verjetnosti za vse omenjene slucajne spremenljivke, dobro pa je viden tudi razpon ustreznih vrednosti
vseh slucajnih spremenljivk. Nekatere slucajne spremenljivke so enake pri obeh materialih (J;, J5 u,
Gce, B, &, ex in ey), druge pa so razlicne za opeCne votlake in zidovje iz polne opeke (E, G, y, f. in f,).
Dolocene spremenljivke so porazdeljene lognormalno (E, G, y, f.), spet druge normalno (5, ey in ey),
ostale pa imajo odrezano gostoto verjetnosti (angl. truncated probability distribution function), saj
smo pri nekaterih sluc¢ajnih spremenljivkah uvedli omejitve njihovih vrednosti.

Natancnost rezultatov metode LHS je odvisna od Stevila simulacij. Z vecanjem Stevila simulacij
dobimo to¢nejse rezultate, po drugi strani pa to podaljsa racunski ¢as, ki ga potrebujemo za generiranje
in analizo konstrukcijskih modelov. Da bi ¢im bolj skrajsali racunski ¢as, moramo izbrati najmanjse
smiselno Stevilo simulacij, ki Se vodi k rezultatom v okviru zahtevane natancnosti. Pretekle analize so
pokazale, da lahko doseZemo ustrezno natancnost ze, ¢e je Stevilo simulacij priblizno enako ali vecje
od dvakratnika Stevila slucajnih spremenljivk (Celarec, 2012; Dolsek, 2009). Upostevali smo 13
modelnih parametrov oziroma slu¢ajnih spremenljivk, zato smo z metodo LHS dolo¢ili 30 simulacij
oziroma variant modelov, s katerimi smo zajeli modelne negotovosti.
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Slika 6.1: Gostote verjetnosti slucajnih spremenljivk izbranih modelnih negotovosti vkljuéno s parametroma
porazdelitvene funkcije.

Figure 6.1: The probability density functions of the random variables for the considered modelling uncertainties
including the parameters of the cumulative distribution function.
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Za dolo¢itev matrike po metodi LHS je potrebno definirati tudi ciljno korelacijsko matriko K, ki
zajema korelacijske koeficiente med vsemi moznimi pari obravnavanih slucajnih spremenljivk. Iz
podatkovne baze eksperimentalnih rezultatov na zidanih preizkuSancih (poglavje 4.6.2) smo na
podlagi tistih preizkusancev, pri katerih so bile doloCene tudi materialne karakteristike, dolocili
korelacijske koeficiente med naslednjimi pari slu€ajnih spremenljivk: pg = 0.29, pg . = 0.51, pg a0 =
0.24, in pg . = 0.27. Pri vseh ostalih materialnih parametrih zaradi majhnega Stevila ustreznih
podatkov korelacijskih koeficientov nismo uspeli dolo€iti, zaradi ¢esar smo upostevali, da ostale
slucajne spremenljivke medsebojno niso korelirane. Ko smo dolo¢ili parametre vseh slucajnih
spremenljivk, njihovih porazdelitvenih funkcij ter ciljno korelacijsko matriko, smo najprej za vsako
sluc¢ajno spremenljivko dolocili vzoréni vektor na podlagi ekvidistan¢nih intervalov v porazdelitveni
funkciji. Vsi vzoréni vektorji sestavljajo vzoréno matriko, v njej zbrane vrednosti slucajnih
spremenljivk pa monotono nara$c¢ajo, s ¢imer mednje uvedemo nezeleno korelacijo. Zaradi tega je
potrebno z naklju¢nimi permutacijami zaporedja vzor¢nih vrednosti poskrbeti, da postanejo koeficienti
dejanske korelacijske matrike S ¢im bolj podobni ciljnim vrednostim K. Na sliki 6.2 so za vse Stiri
izvrednotene koeficiente korelacije, razlicne od ni¢, prikazane vrednosti slucajnih spremenljivk pred in
po optimizaciji vzor¢ne matrike. V primerih, kjer so slucajne spremenljivke porazdeljene z odrezano
porazdelitveno funkcijo (npr. £ in f,, - slika 6.2¢), je bil zacetni koeficient korelacije nekoliko manjsi
od 1, v ostalih primerih pa 1.
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Slika 6.2: Primerjava vzor¢nih vrednosti materialnih parametrov izbranih parov slu¢ajnih spremenljivk pred in
po optimizaciji vzoréne matrike.

Figure 6.2: Comparison between the sample values of the selected pairs of random variables before and after the
optimization of the sample matrix.

Optimizacijski postopek v metodi LHS se zakljuc¢i, ko je vrednost norme za odstopanje obeh
korelacijskih matrik dovolj majhna. V nasem primeru sta bili po zakljuceni optimizaciji normi £,,,, =
0.0118 (maksimalna razlika med koeficienti dejanske in ciljne korelacijske matrike) in E,,ean =
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0.00042 (hkrati zajeta odstopanja vseh korelacijskih koeficientov v obeh korelacijskih matrikah). V
preglednicah 6.1 in 6.2 prikazujemo konc¢ni matriki modelnih parametrov za oba obravnavana
materiala. Vsaka vrstica predstavlja kombinacijo modelnih parametrov oziroma eno varianto
konstrukcijskega modela, skupina vseh 30 variant pa predstavlja realizacijo stohasticnega modela
konstrukcije. Zaradi lazje primerjave so v 31-ti vrstici zbrane tudi vrednosti modelnih parametrov, ki
smo jih uporabili v deterministi¢ni varianti modela konstrukcije (poglavje 5).

Preglednica 6.1: Vrednosti modelnih parametrov po metodi LHS za 30 variant modela konstrukcije, zgrajenih iz
opecnih votlakov (H) ter nominalne vrednosti slu¢ajnih spremenljivk za deterministi¢no varianto (8t. 31).

Table 6.1: The values of the modelling parameters obtained by the LHS method for 30 variants of structural
model for the building made from hollow clay (H) and the nominal values of the random variables for
deterministic variant (No. 31).

. E G y 1 3y 5
(MPa) (MPa) (kN/m’) (MPa) (%) (%)

Jvo €x ey ¢
MPa) (%) (%) (%)

1 6245 455 13.8 513 0231 0549 036 7.6 032 0206 -3.58 038 6.28
2 5758 505 15.1 496 0347 1.177 043 6.7 032 0.175 3.58 -0.38 5.52
3 6454 434 148 540 0262 0922 042 7.7 027 0237 -1.16 -0.89 343
4 5623 475 16.5 5.84 0.713 0.703 041 6.8 025 0.188 -1.43 2.02 5.06
5 4648 333 155 4.07 0599 098 041 53 023 0251 -235 -3.11 3.86
6 4235 624 16.1 455 0499 0744 042 79 036 0.141 -0.63 0.89 5.88
7 5266 296 13.1 480 0377 0530 046 6.6 037 0220 1.16 3.58 5.29
8 7028 750 14.3 361 0.140 0569 040 6.5 028 0226 038 1.16 3.26
9 5379 550 150 633 0408 0.864 031 87 032 0244 -0.38 -3.58 3.72
10 4848 400 129 380 0544 1450 039 69 027 0.125 -271 -1.72 4.12
11 3335 387 122 471 0521 0813 048 55 030 0231 1.72 0.13 4.60
12 4446 465 13.2 550 0.172 0723 038 7.5 030 0211 -2.02 -4.15 3.09
13 6064 844 14.1 598 0247 0838 043 58 022 0.162 -0.89 -0.63 6.57
14 3874 373 173 428 0277 0625 039 82 031 0.197 235 493 5.40
15 3557 538 158 446 0319 1245 045 63 029 0.171 -638 271 5.76
16 2961 516 144 395 0291 0.606 032 6.0 028 0.112 202 -1.16 4.24
17 5903 485 13.6 693 0214 1.070 044 7.4 031 0.134 0.13 3.11 494
18 4748 495 119 6.14 0333 0.683 033 7.1 024 0.147 -1.72 638 3.99
19 7496 423 139 560 0479 0955 048 83 025 0215 271 -271 5.17
20 5498 671 124 530 0392 1.120 049 80 033 0279 -4.15 235 471
21 5157 445 128 463 0.195 1332 038 7.8 035 0201 4.15 -235 642
22 4547 562 11.3 328 0.632 0.644 037 73 028 0.167 3.11 143 5.64
23 4123 645 13.3 5.04 0.768 0587 045 89 034 0.152 0.63 -0.13 3.58
24 4003 412 126 521 0362 0892 037 72 0.19 0268 143 0.63 691
25 6705 576 15.3 571 0571 1.028 035 62 029 0292 638 4.15 4383
26 4342 590 142 488 0459 1.637 032 64 038 0.193 089 1.72 436
27 5052 356 13.7 418 0424 0.510 035 57 041 0259 -493 -2.02 6.14
28 8444 703 13.5 7.62 0.669 0766 034 6.1 033 0.180 -3.11 -1.43 6.01
29 4949 606 14.5 6.58 0305 0.664 047 5.1 035 0.157 493 -493 448
30 3728 527 147 437 0441 0790 040 85 026 0.184 -0.13 -638 6.74

W
—_

5000 500 140 500 0410 0.720 040 7.0 0.30 0.200 0.00 0.00 5.00
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Preglednica 6.2: Vrednosti modelnih parametrov po metodi LHS za 30 variant modela konstrukcije, zgrajenih iz
polne opeke (S) ter nominalne vrednosti sluc¢ajnih spremenljivk za deterministi¢no varianto (st. 31).

Table 6.2: The values of the modelling parameters obtained by the LHS method for 30 variants of structural
model for the building made from solid bricks (S) and the nominal values of the random variables for
deterministic variant (No. 31).

« E G v LAk ke e &

(MPa) (MPa) (kN/m®) (MPa) (%) (%) (MPa) (%) (%) (%)
1 1249 227 158 256 0231 0549 036 7.6 032 0.103 -3.58 038 628
2 1152 253 173 248 0347 1177 043 67 032 0088 3.58 -038 5.52
301291 217 169 270 0262 0922 042 7.7 027 0.119 -1.16 -0.89 3.43
4 1125 237 189 292 0713 0703 041 68 025 0.094 -143 202 5.06
5 930 167 17.7  2.04 0599 0989 041 53 023 0126 -235 -3.11 3.86
6 847 312 184 227 0499 0744 042 7.9 036 0070 -0.63 0.89 5.88
7 1053 148 150 240 0377 0530 046 6.6 037 0.110 1.16 3.58 5.29
8 1406 375 163 1.80 0.140 0569 040 65 028 0.113 038 116 3.26
9 1076 275 17.1 3.7 0408 0864 031 87 032 0122 -038 -3.58 3.72
10 970 200 148 190 0544 1450 039 69 027 0063 271 -1.72 4.12
11 667 194 139 236 0521 0813 048 55 030 0.116 172 0.13 4.60
12 89 232 151 275 0.172 0723 038 75 030 0.105 -2.02 -4.15 3.09
13 1213 422 161 299 0247 0838 043 58 022 0081 -089 -0.63 657
14 775 186 198 2.14 0277 0.625 039 82 031 0.098 235 493 540
15 711 269 180 223 0319 1245 045 63 029 008 -638 271 5.76
16 592 258 165 197 0291 0.606 032 60 028 0056 202 -1.16 4.24
17 1181 242 155 346 0214 1070 044 74 031 0067 0.3 3.11 494
18 950 247 136 3.07 0333 0.683 033 7.1 024 0073 -1.72 638 3.99
19 1499 212 159 280 0479 0955 048 83 025 0.108 271 271 5.17
20 1100 335 142 265 0392 1.120 049 80 033 0.139 -4.15 235 471
21 1031 222 146 232 0195 1332 038 7.8 035 0.101 4.15 -2.35 642
22 909 281 129 164 0632 0644 037 73 028 0.083 3.11 143 564
23 825 323 153 252 0768 0.587 045 89 034 0076 063 -0.13 3.58
24 801 206 144 261 0362 0892 037 7.2 019 0.134 143 063 691
25 1341 288 175 286 0571 1028 035 62 029 0.146 638 4.15 4.83
26 868 295 162 244 0459 1.637 032 64 038 009 089 172 436
27 1010 178 157 209 0424 0510 035 57 041 0.130 -493 -2.02 6.14
28 1689 351 154 381 0669 0766 034 6.1 033 0.09 -3.11 -1.43 6.0l
29 990 303 166 329 0305 0.664 047 51 035 0079 493 493 448
30 746 263 168 2.19 0441 0790 040 85 026 0092 -0.13 -638 6.74

31 1000 250 16.0 250 0410 0.720 040 7.0 030 0.100 0.00 0.00 5.00

Zaradi lazjega spremljanja kasnejSih rezultatov moramo povedati, da Stevilka variante pri vsakem
izmed materialov, predstavlja podobne relativne spremembe posameznih modelnih parametrov v
primerjavi z deterministicno varianto, razlike v vrednostih pa se pojavijo samo pri tistih
spremenljivkah, ki imajo pri razli¢nih materialih razli¢ne gostote verjetnosti (£, G, 7, f. in f,y). Tako je
pri varianti z zaporedno Stevilko 26 pri obeh materialih mejni zasuk zidu z upogibnim obnaSanjem J,
najvecji, pri varianti s Stevilko 16 pa je pri obeh materialih vrednost elasticnega modula najnizja.
Zaradi omejitev programa Tremuri smo poleg upogibnega porusnega mehanizma upostevali samo
mehanizem strizne porusitve z zdrsom (f,4), ne pa tudi mehanizma z diagonalnimi razpokami (f;).
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6.2 Potisne analize in poSkodovanost konstrukcije

Ob upostevanju modelnih negotovosti se koli¢ina rezultatov izjemno hitro poveca, saj je vse, kar je
bilo prikazano za 4 deterministicne modele stavb (poglavje 5) pomnozeno s Stevilom variant, ki
sestavljajo realizacijo stohasticnega modela. Zato v tem in vseh naslednjih poglavjih prikazujemo
samo rezultate pri kriticnih kombinacijah parametrov potisnih analiz, v katerih smo dolo¢ili najvecje
verjetnosti prekoracitve mejnih stanj, ki se pojavijo pri najmanjsih vrednostih pospeskov tal in
posledi¢no pripeljejo tudi do najvecjih pricakovanih izgub. Vseeno smo loceno obravnavali kriticne
analize v vsaki od glavnih smeri X in Y.

Na sliki 6.3 prikazujemo kriticne potisne krivulje za skupino 30 variant konstrukcijskih modelov,
mediane potisnih krivulj ter potisne krivulje deterministicnega modela konstrukcije. Mediano potisnih
krivulj stohasticnega modela smo dolo¢ili tako, da smo pri vsakem pomiku dolocili mediano pre¢nih
sil iz vseh variant, predstavlja pa pricakovan odziv konstrukcije ob upostevanju negotovosti, zato jo je
smiselno primerjati s krivuljo odziva deterministicnega modela. Izkazalo se je, da v dolocCenih
primerih mediana potisnih krivulj skoraj sovpada s krivuljo potisne analize deterministicnega modela
(npr. slika 6.3c), v drugih pa se obe krivulji precej razlikujeta bodisi v nosilnosti bodisi v
deformacijski kapaciteti (npr. sliki 6.3b in 6.3h). Skladnost obeh krivulj je odvisna predvsem od
prevladujocega plastiénega mehanizma in razvoja poskodovanosti v izbranih variantah stohasti¢nega
modela.

V vseh primerih je bila nosilnost mediane potisnih krivulj za priblizno 10 % nizja od nosilnosti
deterministicnega modela, kar pomeni, da lahko ob neupostevanju modelnih negotovosti precenimo
nosilnost konstrukcije. Pricakovano so mediane potisnih krivulj tudi bolj gladke od posamezne potisne
krivulje deterministi¢nega modela, saj se padci v precni sili zaradi odpovedi posameznih elementov, ki
ne nastopijo hkrati v vseh variantah, s povpre¢enjem zgladijo. Se ena splo§na ugotovitev, ki sledi iz
vseh primerov stavb na sliki 6.3, je, da imajo modelne negotovosti precejSen vpliv na zacetno togost
konstrukcije in na izrac¢unano nosilnost ter zelo velik vpliv na deformacijsko kapaciteto konstrukcije.

Na sliki 6.4 prikazujemo vse karakteristi¢ne toCke kriticnih potisnih krivulj pri mejnih stanjih DS1-
DS3, dodatno pa sta na sliki predstavljena tudi parametra porazdelitvene funkcije w5 in S5 skupaj z
minimalnimi in maksimalnimi vrednostmi sil Fpg oziroma pomikov dps. Pri vsakem izmed mejnih
stanj smo pri raunu omenjenih parametrov predpostavili, da so sile in pomiki porazdeljeni
lognormalno, izracunali pa smo jih po metodi najveCjega verjetja (glej poglavie 4.5.8). Ko
obravnavamo stohasti¢ni model konstrukcije je potrebno rezultate obravnavati probabilisti¢no, zato v
doktorski disertaciji tudi na drugih mestih prikazujemo srednje vrednosti, mediane in raztros
rezultatov ter tudi njihovo spodnjo in zgornjo mejo, s Cimer lahko bralec dobi obcutek o vplivu
negotovosti posameznih parametrov na rezultate.

Kot receno je bilo ujemanje mediane potisnih krivulj s potisno krivuljo deterministicnega modela v
dolocenih primerih, npr. pri stavbi AH v smeri Y (slika 6.3b), slabSe, kar je predvsem posledica
razliénih plasticnih mehanizmov. Pri deterministicni varianti je priSlo do strizne porusitve pri
majhnem pomiku na vrhu konstrukcije, v Stevilnih ostalih variantah, pa smo lahko videli meSano
upogibno in strizno obnasanje. Pri stavbi BH, kjer so bile v kriti¢ni potisni analizi horizontalne sile v
smeri +X po visini razporejene sorazmerno s prvo nihajno obliko (slika 6.3c), je pri vseh variantah
konstrukcijskih modelov prislo do izjemno podobnega plasticnega mehanizma z nastankom mehke
pritlicne etaze, s prevladujo¢im striznim obnasanjem zidov. Zato so imele potisne krivulje zelo
podobno obliko, nosilnost in deformacijska kapaciteta pa sta se spreminjali predvsem glede na
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vrednosti parametrov u, f,9 ter d;. Najvecje nosilnosti konstrukcije so bile tako dosezene pri variantah
20, 25 in 5, v katerih sta imela visoke vrednosti parametra f,, in u, ki najbolj vplivata na strizno
nosilnost, najmanjse nosilnosti pa smo dolocili pri variantah 16, 12 in 21. NajmanjSo deformacijsko
kapaciteto konstrukcije, ko precna sila v potisni krivulji pade pod 80 % nosilnosti, smo dolo€ili pri
vrednostih parametra d, (6, < 0.2 %). Po drugi strani smo najveCjo deformacijsko kapaciteto
konstrukcije pri mejnem stanju DS3 izraCunali pri variantah 5, 4 in 11, ¢eprav to niso variante z
najvi§jimi vrednostmi parametra Jd;. To je posledica formacije plasticnih mehanizmov in razvoja
poskodovanosti v posameznih zidovih, saj lahko druga¢no zaporedje odpovedi zidov spremeni potek
potisne krivulje in posledi¢no povzroci odpoved konstrukcije pri ve¢jih/manj$ih pomikih. Na prvi
pogled nekoliko nepri¢akovani rezultati se Se bolj pogosto pokazejo v primerih, ko pride do razli¢nih
plasti¢nih mehanizmov, v katerih poleg tega ne prevladuje samo dolocen tip porusitve zidov, ampak se
prepletata strizno in upogibno obnasanje. Vnaprej je tezko napovedati, kaj bo pri izbranih modelnih
parametrih v doloceni varianti in pri doloCeni kombinaciji parametrov potisne analize prevladalo. Lep
primer je varianta 26, ki ima pri obeh obravnavanih materialih najvisjo vrednost mejnega zasuka pri
upogibni porusitvi (d, = 1.64 %), mejni zasuk pri strizni poruSitvi zidu pa je nekje v sredini razpona
tega parametra d; = 0.46 %. V smeri X pri varianti 26 stavbe BH prevladuje strizno obnasanje, v smeri
Y pa upogibno obnaSanje, zaradi Cesar ta varianta na sliki 6.3d predstavlja ekstremno potisno krivuljo,
v kateri pre¢na sila upade na zanemarljivo majhne vrednosti pri najve¢jem pomiku d, = 20.4 cm.

Tudi sicer se pri stavbi BH pri kriti¢nih potisnih analizah v smeri Y pojavi ve¢ razli¢nih plasti¢nih
mehanizmov, pri nekaterih variantah prevladuje strizno obnasanje, pri drugih pa upogibno, zato je
razpon pomikov, pri katerih pride do razlicnih mejnih stanj, predvsem mejnega stanja DS3, izjemno
velik (slika 6.4d). Za stavbo BH v smeri Y torej velja, da se pomiki, ki privedejo do mejnega stanja
DS3 gibljejo med 1.2 in 12.5 cm, njihova disperzija oziroma standardna deviacija naravnih logaritmov
pa znasa 0.59. Prec¢ne sile v konstrukciji pri tem mejnem stanju se gibljejo med 2000 kN in 2660 kN z
mediano 2430 kN in disperzijo predpostavljene lognormalne porazdelitve 0.07. V primeru stavbe BH
se je pokazalo, da je raztros v pomikih pri razlicnih mejnih stanjih vedno vecji od raztrosa sil, kar je
predvsem posledica razlicnih plasti¢nih mehanizmov, je pa to do neke mere tudi pri¢akovano, saj
imajo razli¢ni plasti¢ni mehanizmi obi¢ajno manjsi vpliv na nosilnost kot na deformacijsko kapaciteto
konstrukcije. Do podobnih zaklju¢kov smo prisli tudi pri stavbah AH, AS in BS (slike 6.4a, b, ¢, f, g in
h). Disperzije pomikov v vseh stavbah, s katerimi smo zajeli vpliv modelnih negotovosti, so se za
mejna stanja DS1-DS3 gibale v intervalih [0.20, 0.31], [0.28, 0.52] ter [0.31, 0.61], z naras¢anjem
poskodovanosti pa je narascal tudi raztros pomikov. Po drugi strani raztros sil, ki povzro¢ijo nastanck
doloCenega mejnega stanja ni narascal s povecevanjem poskodovanosti in se je skoraj neodvisno od
mejnega stanja pri vseh stavbah gibal med 0.06 in 0.17. Do podobnih zaklju¢kov je na primeru
armiranobetonskega okvira prisel tudi Dolsek (2012).
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Slika 6.3: Potisne krivulje za stavbe AH, BH, AS in BS za vse variante konstrukcijskih modelov vklju¢no z
mediano potisnih krivulj stohasti¢énega modela ter potisno krivuljo deterministi¢cnega modela. Prikazujemo
kriti¢ne potisne analize v vsaki od smeri X in Y.

Figure 6.3: Pushover curves for the buildings AH, BH, AS and BS for the set of structural models, including the
median pushover curve of the stochastic model and the pushover curve corresponding to the deterministic model.
The critical pushover analyses in directions X and Y are shown.
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Slika 6.4: Karakteristi¢ne tocke potisnih krivulj stohasti¢nega in deterministi¢nega modela stavb AH, BH, AS in
BS, ki predstavljajo mejna stanja konstrukcije DS1-DS3. Za vsako mejno stanje prikazujemo parametra
predpostavljene lognormalne porazdelitvene funkcije (ups, fps) pomikov in sil ter njihove minimalne in

maksimalne vrednosti [min max].

Figure 6.4: The characteristic points of the pushover curves for the stochastic and deterministic models of the
buildings AH, BH, AS and BS, which represent damage states DS1-DS3. For each damage state, parameters of
the assumed lognormal cumulative distribution function (ups, Bps) for displacements and base shear are shown,

including minimum and maximum values [min max].
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6.3 Idealizacija krivulj potisnih analiz in pretvorba na modele SDOF

Na sliki 6.5 prikazujemo idealizirani odnos med celotno pre¢no silo ob vpetju F~ in pomikom na vrhu
konstrukcije d” ekvivalentnih sistemov z eno prostostno stopnjo za stohasti¢ne modele stavb AH, AS,
BH in BS. Naredili smo trilinearne idealizacije kriticnih potisnih analiz in pri tem upostevali sekantno
zacetno togost in enakost povrsin pod originalnim in idealiziranim odnosom med obtezbo in pomiki
(glej poglavje 4.5.3). Na podlagi idealiziranih krivulj potisnih analiz smo pri vseh variantah
stohasticega modela pretvorili modele MDOF v modele SDOF. Za vsako varianto smo dolo¢ili
transformacijski faktor /7, maso sistema z eno prostostno stopnjo m, dodatno pa $e pomik na meji
elasti¢nosti dy*, nosilnost Fy* in nihajni Gas T  sistema z eno prostostno stopnjo. Ob upostevanju
modelnih negotovosti, za razliko od deterministi¢nega modela, dobimo ve¢ vrednosti pri vsaki od
omenjenih koli¢in, zato v preglednici 6.3 prikazujemo njihove mediane in razpon med minimalno in
maksimalno vrednostjo. Transformacijski faktor pri potisnih analizah, kjer so horizontalne sile
sorazmerne masam (p = 1, 3, 5, 7) , je pri vseh variantah stohasti¢nega modela spet enak 1, mase m” pa
so v teh posebnih primerih pri vsaki stavbi enake kar celotni masi modela MDOF. Ko so horizontalne
sile sorazmerne prvi nihajni obliki je mediana transformacijskih faktorjev v stavbi AH v smeri X
enaka 1.26, v smeri Y pa 1.27, vrednosti transformacijskih faktorjev pa se pri razlicnih variantah
modelnih parametrov gibljejo v ozkem obmoc¢ju med 1.25 in 1.27 v smeri X oziroma med 1.26 in 1.28
v smeri Y. Zelo podobne vrednosti transformacijskih faktorjev so bile izraCunane tudi pri stavbi AS iz
slabSega materiala, izjemno majhne razlike v transformacijskih faktorjih pri vseh variantah pa so
posledica dejstva, da je pri vseh obravnavanih zidanih stavbah, ne glede na material, prvo nihajno
obliko mogoce zelo dobro aproksimirati z obrnjenim trikotnikom. Zgoraj navedeno velja tudi za stavbi
BH in BS, le da so tu vrednosti transformacijskih faktorjev nekoliko visje in se pri obeh obravnavanih
materialih gibljejo med 1.29 in 1.32. Mase sistemov SDOF se pri potisnih analizah, kjer so sile
sorazmerne s prvo nihajno oblike, razlikujejo od variante do variante, odvisno predvsem od
predpostavljene gostote materiala, vendar se v vseh stavbah gibljejo med 91 % in 109 % mase
deterministicnega modela.

Ob primerjavi z nosilnostmi deterministiénega modela (preglednica 5.2) ugotovimo, da so mediane
nosilnosti modelov SDOF Fy* pri stavbah AH, BH in AS v povprecju za 5 % manjSe, pri stavbi BS, pa
je izraCunana mediana nosilnosti stohasti¢nega modela za 6 % vecja od nosilnosti deterministi¢énega
modela SDOF. Kljub relativno majhnim razlikam v medianah nosilnosti pogled na sliko 6.5 pokaze,
da imajo nosilnosti razlicnih variant precejSen raztros. Najve€ji razpon v nosilnostih variant
stohasticnega modela SDOF se pojavi pri stavbi AS v smeri Y (slika 6.5f), v kateri se nosilnosti
gibljejo med 470 kN in 990 kN, kar predstavlja 61 % oziroma 129 % nosilnosti deterministicnega
modela oziroma priblizno + 35 % glede na mediano nosilnosti.

Mediane pomikov na meji elasti¢nosti modelov SDOF dy* se pri stavbah AH in BH iz opecnih
votlakov gibljejo med 0.47 cm in 0.70 cm, pri stavbah AS in BS pa so nekoliko vecji in se nahajajo
med 0.83 cm in 1.23 cm. Mediane pomikov so v povprecju za priblizno 8 % manjse od pomikov
deterministicnega modela. Absolutno gledano gre za zelo majhne pomike, ki se med seboj na prvi
pogled ne razlikujejo dosti, vendar je potrebno vedeti, da relativno zmanjSanje pomika dy* za 50 %
lahko pomeni povecanje duktilnosti za faktor 2, kar ima lahko precejSen vpliv na kon¢ne rezultate. 1z
tega zornega kota so razponi pomikov dy* zaradi upostevanja modelnih negotovosti v kriti¢nih analizah
precejsnji, npr. pri stavbi BH-M-(+X) so razponi pomikov med 0.31 in 1.12 ¢cm, v primeru kriticne
analize AS-U-(-X) pa se pomiki dy* gibljejo znotraj meja 0.64 cm in 1.88 cm.
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Preglednica 6.3: Nosilnost, pomik na meji elasti¢nosti, nihajni ¢as, transformacijski faktor in masa SDOF
modelov stavb AH, AS, BH in BS. Loc¢imo $tiri smeri delovanja obtezbe (+X, -X, +Y, -Y) ter dve razporeditvi
horizontalnih sil po viSini (U in M). Navedene so mediane ter minimalne in maksimalne vrednosti koli¢in.

Table 6.3: The strength, the yield displacement, the vibration period, the transformation factor and the mass of
the SDOF models of the buildings AH, AS, BH and BS. Four possible load directions (+X, -X, +Y, -Y) and two
distributions of horizontal forces (U and M) are considered. In addition to the median values of the quantitites,
the minimum and maximum values of quantities are also shown in brackets.

Koligina #~'  p=2  p=3 o p=d g op=3 o pm6 o p=l o P8
U M+X) (U-X)  (M-X) | (U+Y) (MHY)  (U-Y)  (M,-Y)
O 29 29 | L, 2% 255
[min max] [240 281] [240 281] [237 277] [237 277]
r 1 1.26 1.26 127 127
[min max] [1.251.27] [1.251.27] [1.26 1.28] [1.26 1.28]
Stavba F, (kN) 1460 1000 1400 970 | 1580 1100 1580 1100
AH [min max] [1170 1980] [790 1360] [1140 1650] [810 1220] |[1230 2060] [800 1350] [1130 1860] [760 1280]
4 em) 0635 051 054 047 | 058 050 065 056
[min max] [0.35 1.14] [0.29 0.97] [0.34 0.96] [0.28 0.74] | [0.33 1.00] [0.29 0.81] [0.36 1.05] [0.32 0.93]
T') 026 023 024 022 | 023 021 025 023
[min max] [0.20 0.31] [0.18 0.29] [0.190.29] [0.18 0.27]|[0.18 0.29] [0.17 0.26] [0.19 0.30] [0.18 0.28]
m® - geg 60 geg 003 gy 604 gy 604
[min max] [564 649] [564 649] [563 650] [563 650]
T 1.30 130 1.30 130
[min max] [1.29 1.31] [1.29 1.31] [1.29 1.31] [1.29 1.31]
Stavba F, (kN) 3510 2610 3500 2610 | 3310 2160 3600 2480
BH [min max] [2650 4710] [1960 3450] [2660 4700] [1960 3450]|[2440 3760] [1830 2400] [2720 4360] [1810 2910]
4 @em) 057 058 057 058 | 060 051 070 065
[min max] [0.30 1.06] [0.31 1.12] [0.311.06] [0.31 1.12]|[0.37 0.88] [0.29 0.68] [0.36 1.21] [0.29 0.93]
T'() 024 023 024 023 | 026 023 027 025
[min max] [0.18 0.29] [0.18 0.29] [0.190.29] [0.18 0.29]|[0.20 0.30] [0.18 0.27] [0.20 0.32] [0.18 0.29]
* 268 268 263 263
[mr:ln Szx] 390 12462031 246203 | 200 (a2 288 [242 288]
T 127 127 128 128
[min max] [1.26 1.28] [1.26 1.28] [1.27 1.29] [1.27 1.29]
Stavba £, (kN) 1110 760 1100 780 | 1150 770 1070 710
AS [min max] [800 1330] [550950] [760 1360] [550940] |[780 1410] [520980] [720 1350] [470 990]
4 em) 123 099 112 097 | 102 08 101 083
[min max] [0.622.02] [0.59 1.59] [0.64 1.88] [0.551.60]|[0.531.79] [0.46 1.57] [0.53 1.74] [0.46 1.57]
T 04l 038 039 037 | 037 034 038 033
[min max] [0.32 0.49] [0.300.43] [0.31 0.48] [0.29 0.43]|[0.29 0.45] [0.27 0.40] [0.30 0.46] [0.27 0.42]
MO gy 06 g0 66 | T 66 T ol
[min max] [581 672] [581 672] [574 671] [574 671]
r 1.30 130 131 131
[min max] [1.29 1.31] [1.29 1.31] [1.301.32] [1.301.32]
Stavba  F, (kN) 2560 1950 2570 1950 | 2380 1710 2520 1710
BS [min max] [1910 3240] [1450 24001 [1900 3240] [1450 2400]|[1790 2980] [1300 2110] [1600 3160] [1320 2260]
4 @em) 097 094 097 095 | 084 080 113 09I
[min max] [0.55 1.53] [0.57 1.51] [0.57 1.53] [0.58 1.51]|[0.53 1.49] [0.48 1.32] [0.64 1.69] [0.54 1.50]
T') 037 034 037 034 | 037 033 040 036
[min max] [0.30 0.43] [0.28 0.40] [0.30 0.43] [0.28 0.40] | [0.29 0.44] [0.27 0.40] [0.32 0.46] [0.29 0.41]
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Slika 6.5: Trilinearni odnos sila-pomik za ekvivalentne SDOF modele stavb AH (a,b), BH (c,d), AS (e,f) in BS
(g,h). Prikazane so idealizacije kriti¢nih potisnih analiz v smereh X in Y za stohasti¢ni in deterministi¢ni model.

Figure 6.5: Tri-linear force-displacement relationship of the equivalent SDOF models of buildings AH (a,b), BH
(c,d), AS (e,f) and BS (g,h). The results are shown for the critical pushover curves in directions X and Y utilizing
stochastic and deterministic model.
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Mediana nihajnih ¢asov modela SDOF je pri vseh stavbah zelo podobna nihajnemu c¢asu
deterministicnega modela, saj je najvecja razlika med njima 4 %, v ve€ini primerov pa je razlika
manj$a od 1 %. Kljub temu se pri posameznih variantah stohasti¢nega modela nihajni ¢asi gibljejo v
razponu + 25 % glede na mediano, saj so odvisni od sekantne togosti konstrukcije.

6.4 Inkrementalne dinamicne analize na modelih SDOF

Nelinearne dinami¢ne analize na poenostavljenih modelih smo tudi v primerih, ko smo upostevali
modelne negotovosti, naredili pri razlicnih vrednostih intenzitete za 30 izbranih akcelerogramov
(poglavje 4.4.2), pri 30 variantah stohasticnega modela ter tako dolocili 900 krivulj SDOF-IDA pri
vsaki izmed kriti¢énih kombinacij parametrov potisne analize za vsako izmed stavb AH, BH, AS in BS.
Vse krivulje SDOF-IDA, skupaj z globalnimi mejnimi stanji konstrukcije DS1-DS4, so prikazane na
sliki 6.6, v njih pa so poleg negotovosti v potresni obtezbi upostevane tudi modelne negotovosti.
Podobno kot pri deterministicnem modelu, so tudi tukaj mejna stanja DS1-DS3 vsake izmed variant
dolo¢ena pri vrednosti pomika @, ki v potisni analizi povzro&i izbrano mejno stanje. Mejno stanje
porusitve - DS4 pa je dolo¢eno z najvecjo intenziteto potresa, pri kateri z inkrementalno dinami¢no
analizo dolo¢imo porusitev konstrukcije in se nahaja nekje na padajo¢em delu idealizirane ovojnice
sila-pomik. Zato je v primeru mejnega stanja DS4 na sliki 6.6 viden Se posebno velik raztros tock, v
katerih pride do porusitve konstrukcije. Ugotovimo lahko, da je potek krivulj SDOF-IDA lahko zelo
razlicen od variante do variante in od akcelerograma do akcelerograma, zato so lahko analize, v
katerih negotovosti ne upostevamo zelo dale¢ od dejanskega obnasanja konstrukcije.

Na sliki 6.7 prikazujemo 16-ti, 50-ti in 84-ti kvantil krivulj SDOF-IDA stohasticnega in
deterministicnega modela za vse kriti¢ne primere. Obstaja 68 % verjetnost, da bo krivulja SDOF-IDA
obravnavanih objektov v pasu med obema c¢rtkanima ¢rtama (16-ti in 84-ti kvantil). Izkaze se, da v
vseh primerih, upostevanje modelnih negotovosti poveca Sirino tega pasu in posledi¢no tudi razpon
rezultatov, predvsem v obmocju visjih intenzitet potresov. Vidimo tudi, da je mediana krivulj SDOF-
IDA stohasti¢cnega modela razlicna od mediane krivulj SDOF-IDA deterministicnega modela. V
dolocenih primerih, ko z deterministi¢nim modelom ocenimo nizjo vrednost mediane pospeskov (npr.
sliki 6.7b in 6.7e), je ocena na varni strani, v nasprotnem primeru, pa smo lahko celo na nevarni strani,
¢e modelnih negotovosti ne upostevamo (npr. sliki 6.7d in 6.7h). Vnaprej je prakticno nemogoce
napovedati, ali smo bodo rezultati brez upostevanja modelnih negotovosti na varni strani, potrebno pa
se je zavedati, da je ob upostevanju modelnih negotovosti racunski €as in ¢as za analizo vseh podatkov
bistveno vecji kot brez upostevanja modelnih negotovosti, razlike v medianah krivulj SDOF-IDA pa
so bile povsod manjse od 15 % (slika 6.7h).

V nadaljevanju podrobneje analiziramo rezultate inkrementalne dinami¢ne analize za primer
AH-M-(-X) (sliki 6.6a in 6.7a). Pospeske, ki pri neki simulaciji, dolo¢eni z varianto v in
akcelerogramom a, povzrocijo enega od mejnih stanj DS1-DS4, ozna¢imo s pgaps; (v, a). Najprej
loceno spremljamo vpliv negotovosti v potresni obtezbi (R), pri ¢emer pospeske zaradi vseh
akcelerogramov (a € [1,30]) obravnavamo za vsako varianto posebej, kar ozna¢imo s pgaps; (v, :)
oziroma krajSe s pgapsir (v). TakSen vzorec 30 pospeskov nam ob predpostavki, da so porazdeljeni
lognormalno, omogoca, da po metodi najvecjega verjetja (poglavje 4.5.8), ocenimo mediano
pgasopsiz (v) in disperzijo fps;z (v) za vsako varianto v in tako razis¢emo le vpliv negotovosti v
potresni obtezbi na rezultate. Nato loCeno preverimo Se vpliv modelnih negotovosti (U), pri ¢emer
pospeske zaradi vseh variant (v € [1,30]) obravnavamo za vsak akcelerogram posebej, kar oznacimo s
pgaps; (:, a) oziroma krajSe s pgaps;v (a). TakSen vzorec pospeskov nam ob predpostavki, da so
porazdeljeni lognormalno, ponovno omogoca, da po metodi najvecjega verjetja ocenimo mediano
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pgasopsiv (@) in disperzijo fps;v (@) za vsak akcelerogram a, pri ¢emer upoStevamo samo vpliv
modelnih negotovosti na rezultate. Kon¢no smo lo¢ena prispevka modelnih negotovosti in negotovosti
v potresni obtezbi primerjali z mediano pgas ps; rv in disperzijo fps; ru, v katerih smo hkrati upostevali
oba vira negotovosti (RU), dolo€ili pa smo ju na podoben nacin, le da smo v vzorcu zajeli vseh 900
vrednosti pospeskov pgaps; (v, a). Na slikah 6.8a-d je vsako mejno stanjo DS1-DS4 prikazanih vseh
900 vrednosti pospeskov pgaps; (v, @) razporejenih po variantah. Pri vsaki varianti v je mogoce razbrati
razpon pospeskov in mediano pgasypsiz (v), poleg vrednosti mediane pa v preglednici 6.4 za vsa
mejna stanja prikazujemo tudi vrednosti disperzije pospeskov fSpsiz (v). V primeru stavbe AH-M-(-X)
ze iz slik 6.8a-d hitro vidimo, da razpon pospeskov, pri katerih pride do mejnega stanja, z naras¢anjem
poskodovanosti narasca, pri razli¢nih variantah pa lahko z enakim naborom akcelerogramov dolo¢imo
zelo razlicne vrednosti kapacitet konstrukcije pgaps; (v, @).

Vidimo, da do mejnega stanja majhnih poskodb v konstrukciji pride pri pospeskih pgaps; (v, a) med
0.09 g in 0.37 g, mediane kapacitet pgasyps;z (v) pa se gibljejo med 0.15 g in 0.25 g (glej tudi
preglednico 6.4), kar pomeni, da variirajo za + 25 % glede na mediano pospeSkov deterministi¢nega
modela (pgasopsiz (31) = 0.20 g). Do mejnega stanja srednjih poskodb DS2 pride pri intenzitetah
potresov pgaps, (v, @) med 0.21 g in 1.06 g, mediane pgasyps,z (V) pa se gibljejo med 0.30 g in 0.76 g.
Podobne vrednosti kapacitet povzro¢ijo tudi mejno stanje DS3 (med 0.23 g in 1.18 g), njihove
mediane pgasg pssr (v) pa se gibljejo med 0.38 g in 0.84 g. Pri mejnih stanjih DS2 in DS3 izstopata
varianti 19 in 20, pri katerih mejni stanji nastopita pri precej vecjih pospeskih kot pri ostalih variantah.
Pri obeh variantah sta bili izraCunani relativno visoki nosilnosti konstrukcije, precna sila v potisnih
krivuljah pa ni upadla vse do velikih vrednosti pomikov, zato sta bili obe idealizaciji podobne oblike, z
dolgim platojem in z izjemno strmim upadom nosilnosti. Podobne oblike sta bila tudi potisna krivulja
in trilinearna idealizacija pri varianti 5, v kateri so bile vrednosti mediane kapacitet pri mejnem stanju
DS4 tudi visoke (pgasopssr(5) = 0.85 g). Pri variantah 2, 10 in 15, ki ravno tako izstopajo z velikimi
kapacitetami pri mejnem stanju DS4 (slika 6.8d), pa je precna sila kljub relativno kratkemu platoju na
padajogem delu trilinearne idealizacije upadala zelo po&asi pri zelo velikih vrednostih pomikov d,". Pri
vseh omenjenih treh variantah so vrednosti mejnih zasukov, ki v elementih z upogibnim obnasanjem
povzrocijo odpoved, visoke (J; > 1.15 %), kar je vzrok za »podaljSane« idealizacije. Pri takSnih
oblikah ovojnic odnosa sila-pomik modela SDOF, torej z dolgim platojem in veliko nosilnostjo, v
katerih se elementi poskodujejo Sele pri ve¢jih pomikih in pre¢na sila dolgo ne upade ter v primerih,
ko je zaradi prevladujoCega upogibnega obnaSanja v konstrukeiji, kljub kratkemu platoju upadanje
precne sile zelo pocasno, se pogosto zgodi, da so potrebne vecje vrednosti intenzitet potresov, da v
konstrukciji pride do nastanka mejnih stanj DS1-DS4. Po drugi strani se pri variantah s prevladujocim
striznim obnasanjem z znacilno obliko idealizacije s kratkim platojem in izjemno strmim upadom
pre¢ne sile na zanemarljive vrednosti praviloma zgodi, da so vsa mejna stanja poskodovanosti
dosezena pri niZjih vrednostih pospeskov pgaps; (v, a). Pri obravnavani konstrukciji se je zgodi npr. pri
variantah 12, 14, 16, 17 in 18, pri katerih prevladuje strizno obnasanje, vse variante pa imajo tudi
precej majhne vrednosti mejnega zasuka, pri katerem odpovedo elementi, ki se obnasajo strizno (J; <
0.33 %). Tudi pri drugih stavbah igra oblika trilinearne idealizacije, s katero je dolo¢ena ovojnica
modela SDOF, pri inkrementalni dinami¢ni analizi zelo pomembno vlogo pri dolocanju kapacitet
konstrukcije. Zanimiv je tudi pogled na disperzije pospeskov Sps;z (v), ki se pri mejnem stanju DS1
gibljejo med 0.18 in 0.29, pri mejnem stanju DS2 v ozkem razponu med 0.17 in 0.21, pri mejnem
stanju DS3 med 0.17 in 0.23, pri mejnem stanju DS4 pa med 0.17 in 0.30. Disperzije kapacitet Sps; z se
pri razli¢nih variantah sicer med seboj razlikujejo, vendar njihovo povprecje razkriva, da izrazitega
trenda narascanja disperzij, skladno s poskodovanostjo v mejnih stanjih poSkodovanosti, ni. Podobno
se je pokazalo tudi pri vseh ostalih stavbah. V prakti¢no vseh primerih so bile povpre¢ne disperzije
Ppsiz priblizno enake in so znaSale okrog 0.20, skoraj neodvisno od mejnega stanja.
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Slika 6.6: Krivulje SDOF-IDA za vse izbrane akcelerograme in variante pri kriticnih kombinacijah parametrov
potisne analize za stavbe AH, BH, AS in BS. Prikazana so tudi mejna stanja poskodovanosti DS1-DS4.

Figure 6.6: SDOF-IDA curves for all accelerograms and variants for critical combinations of pushover
parameters in the case of buildings AH, BH, AS and BS. The damage states DS1-DS4 are also shown.
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Slika 6.7: Krivulje SDOF-IDA stohasti¢nega in deterministicnega modela pri kriti¢nih kombinacijah parametrov
potisne analize za stavbe AH, BH, AS in BS. Prikazane so tudi 16-ta, 50-ta in 84-ta kvantilna krivulja.

Figure 6.7: SDOF-IDA curves for stochastic and deterministic model for critical combinations of pushover
parameters in the case of buildings AH, BH, AS and BS. The 16", 50" and 84™ percentile SDOF-IDA curves are
also shown.
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Slika 6.8: (a)-(d) Vpliv negotovosti v potresni obtezbi in (e)-(h) vpliv modelnih negotovosti na ocenjene
kapacitete konstrukcije BH-M-(-X) pri mejnih stanjih DS1-DS4 pri razli¢nih variantah oziroma akcelerogramih.

Figure 6.8: (a)-(d) The effect of aleatoric and (e)-(h) modelling uncertainties on the estimated capacities for the
building BH-M-(-X) and damage states DS1-DS4 for various variants of the stochastic model and
accelerograms.
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Doslej smo lo¢eno preverjali vpliv negotovosti v potresni obtezbi na izraCunane kapacitete
konstrukcije pri razlicnih mejnih stanjih. Po mnenju Stevilnih raziskovalcev je ta vrsta negotovosti
prevladujoca, vendar v nadaljevanju preverimo tudi vpliv modelnih negotovosti (U). Na slikah 6.8e-h
so prikazani pospeski pgaps; (v, a), ki v konstrukciji povzrocijo mejna stanja DS1-DS4, raz¢lenjeni po
akcelerogramih. Dodatno pri vsakem akcelerogramu a prikazujemo mediano pospeskov pgasy ps:v (a)
na podlagi vseh 30 variant, ki sestavljajo stohasticni model konstrukcije, lo¢eno pa Se kapaciteto
deterministicnega modela pri izbranem mejnem stanju in akcelerogramu pgaps; (31, a). Lepo je vidno,
da je mediana pospeskov stohasti¢nega modela pri vecini akcelerogramov pri mejnih stanjih DS1-DS3
niZja od vrednosti kapacitete deterministicnega modela, pri mejnem stanju DS4 pa se pojavi ravno
obraten trend, saj je pri vecini akcelerogramov mediana pospeskov stohasticnega modela enaka ali
nekoliko vecja od kapacitete deterministicnega modela. Razlike so v vseh primerih precej majhne (<
10 %). Iz slik 6.8e-h so razvidni tudi razponi pospeskov pgaps: (v, a), pri Cemer velja, da Sirina
razpona narasc¢a z resnostjo poskodovanosti v izbranem mejnem stanju. Hitro je vidno tudi, da so
nekateri akcelerogrami za konstrukcijo AH-M-(-X) bolj neugodni, kot npr. 4, 11, 18, 28, saj
povzrocijo nastanek mejnih stanj poskodovanosti pri manjSih intenzitetah potresa, drugi
akcelerogrami, npr. 1, 17, 23 in 30, pa ne bi povzro¢ili velikih poskodb v konstrukciji do velikih
vrednosti potresnih intenzitet. Na tem mestu se ponovno pokaze, da je pomembno, da upostevamo
modelne negotovosti in tudi aleatorne negotovosti v potresni obtezbi po svojih najboljsih moceh, saj
tako dobimo precej boljSo sliko o pricakovanem obnaSanju konstrukcije. V preglednici 6.5 poleg
median kapacitet konstrukcije pgasg ps; v (a) prikazujemo tudi disperzije pospeskov Sps; v (@) pri mejnih
stanjih DS1-DS4 za vse akcelerograme. Za slednje se je izkazalo, da se pri mejnih stanjih DS1-DS4 v
konstrukciji AH-M-(-X) gibljejo v intervalih: 0.09 < fpg; v(a) < 0.23, 0.15 < fps2 v (a) < 0.33, 0.16 <
Possu (@) < 040 ter 0.19 < fpssv (@) < 0.40. Povprecja disperzije pospeskov fpsiv po vseh
akcelerogramih za mejna stanja DS1-DS4 so 0.16, 0.22, 0.25 in 0.29, kar kaZe na trend rahlega
povecevanja disperzije kapacitet z naras¢anjem mejnih stanj poskodovanosti. To se je potrdilo tudi v
veCini drugih kriti¢nih primerov stavb AH, BH, AS in BS. Podobno, kot v primeru AH-M-(-X), se je
tudi pri vseh stavbah in pri vseh mejnih stanjih pokazalo, da je velikostni red povprecja disperzij
kapacitet fps; v zaradi upostevanja zgolj modelnih negotovosti enak velikostnemu redu disperzij fps;r
zaradi negotovosti v potresni obtezbi, kar dokazuje, da k disperziji kapacitet pomembno prispevajo
tudi modelne negotovosti.

V obeh preglednicah 6.4 in 6.5 sta na koncu za primerjavo pri vseh mejnih stanjih prikazana tudi
mediana pospeskov pgasg ps; ry in disperzija fps; zy v katerih smo pri vsakem mejnem stanju DS1-DS4
zajeli vseh 900 simulacij in tako hkrati upostevali modelne in aleatorne negotovosti. Pri mejnem stanju
DS1 lahko vidimo, da so povpreja median kapacitet konstrukcije z upoStevanjem
aleatornih/modelnih/vseh negotovosti med seboj zelo podobna in znaSajo okrog 0.19 g. Povprecna
disperzija kapacitet zaradi modelnih negotovosti znasa fps; v = 0.16, povprecna disperzija zaradi
negotovosti v potresni obtezbi je enaka fps; r = 0.23, celotna disperzija z uposStevanjem obeh tipov
negotovosti pa znasa fps; ry = 0.26. Pri mejnem stanju DS2 so v stavbi AH-M-(-X) mediane kapacitet
pgasopsary = 0.42 g, disperzije zaradi aleatornih/modelnih/vseh negotovosti pa po vrsti znasajo 0.19,
0.22 in 0.28. Mejni stanji DS3 in DS4 se pojavita Se pri nekoliko vecjih pospeskih (pgasopsszy = 0.51
g in pgasypssru = 0.61 g), celotne disperzije z upoStevanjem vseh negotovosti pa so pri mejnih stanjih
DS3 in DS4 enake fps;ru = 0.30 in fps;ru = 0.34. Izkazalo se je, da je pravilo vsote kvadratov
disperzij (angl. square root of the sum of the squares - SRSS), ki ga za kombiniranje disperzij z
upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti upostevajo Stevilni raziskovalci (npr. Dolsek, 2012;
Celarec, 2012 in ATC, 2012a), primerno, saj smo lahko z njim ustrezno povezali ustrezne disperzije
kapacitet pri vseh kriti¢nih primerih v smereh X in Y stavb AH, BH, AS in BS, ki smo jih eksplicitno
dolocili s statisti¢no obdelavo rezultatov inkrementalnih dinami¢nih analiz na modelu SDOF.



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb. 183
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Preglednica 6.4: Vpliv negotovosti v potresni obtezbi (R) na ocenjeno kapaciteto konstrukcije AH-M-(-X). Pri
vsaki varianti prikazujemo mediano kapacitet konstrukcije pgasg ps;z in njihovo disperzijo fips;z za mejna stanja
DS1-DS4. Za primerjavo prikazemo tudi mediano kapacitet konstrukcije pgasg psiry in disperzijo fpsiru, kjer
smo hkrati upostevali aleatorne in modelne negotovosti (RU).

Table 6.4: The effect of aleatoric uncertainties on the estimated capacity of the building AH-M-(-X). For each
variant, median capacity pgasgpsir and dispersion fps; r for damage states DS1-DS4 are shown and compared
with median capacity and dispersion obtained by considering both, aleatoric and epistemic uncertainties (RU).

DS1 DS2 DS3 DS4
Varianta v

Pgasopsik  Posiz  P&asopsar  Posak  P&Aasopsik  Ppsik  P&Asopssr  Ppsar

1 0.19 0.22 0.35 0.18 0.42 0.18 0.44 0.18

2 0.20 0.23 0.42 0.19 0.47 0.18 0.81 0.24

3 0.17 0.28 0.36 0.21 0.42 0.19 0.61 0.21

4 0.20 0.23 0.44 0.19 0.51 0.17 0.59 0.18

5 0.20 0.24 0.50 0.18 0.71 0.23 0.85 0.24

6 0.19 0.22 0.39 0.19 0.51 0.17 0.66 0.20

7 0.21 0.21 0.41 0.19 0.50 0.17 0.54 0.18

8 0.16 0.22 0.32 0.20 0.38 0.19 0.51 0.20

9 0.19 0.26 0.42 0.20 0.52 0.17 0.56 0.18

10 0.17 0.24 0.36 0.20 0.50 0.18 0.88 0.30

11 0.22 0.22 0.57 0.17 0.70 0.21 0.70 0.21

12 0.15 0.29 0.36 0.21 0.37 0.21 0.37 0.21

13 0.21 0.18 0.41 0.18 0.54 0.17 0.71 0.20

14 0.18 0.22 0.32 0.20 0.34 0.20 0.43 0.18

15 0.21 0.22 0.41 0.19 0.44 0.19 0.89 0.26

16 0.15 0.24 0.35 0.19 0.35 0.19 0.35 0.19

17 0.17 0.24 0.30 0.20 0.39 0.19 0.41 0.18

18 0.16 0.26 0.33 0.20 0.41 0.18 0.45 0.18

19 0.21 0.24 0.76 0.21 0.84 0.22 0.86 0.23

20 0.23 0.24 0.69 0.18 0.86 0.21 0.89 0.22

21 0.19 0.22 0.41 0.18 0.41 0.18 0.42 0.18

22 0.21 0.23 0.45 0.18 0.50 0.17 0.58 0.18

23 0.18 0.26 0.44 0.19 0.53 0.17 0.61 0.20

24 0.22 0.20 0.47 0.18 0.64 0.18 0.80 0.22

25 0.25 0.22 0.54 0.18 0.58 0.17 0.71 0.19

26 0.18 0.25 0.41 0.19 0.52 0.17 0.74 0.22

27 0.22 0.21 0.47 0.18 0.47 0.18 0.53 0.17

28 0.20 0.19 0.50 0.18 0.67 0.18 0.82 0.21

29 0.19 0.25 0.38 0.19 0.51 0.18 0.57 0.18

30 0.21 0.21 0.46 0.18 0.68 0.20 0.82 0.22
Povpredje pgaso psiz 0Z- fpsiz~ 0.19 0.23 0.43 0.19 0.52 0.19 0.64 0.20
Min pgasg psir OZ. Ppsir 0.15 0.18 0.30 0.17 0.34 0.17 0.35 0.17
Max pgas psi g OZ- Posir 0.25 0.29 0.76 0.21 0.86 0.23 0.89 0.30

Deterministi¢ni model 0.20 0.24 0.44 0.19 0.53 0.17 0.60 0.19
Pgaso psi kU OZ. Ppsiru 0.19 0.26 0.42 0.28 0.51 0.30 0.61 0.34
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Preglednica 6.5: Vpliv modelnih negotovosti (U) na ocenjeno kapaciteto konstrukcije AH-M-(-X). Pri vsakem
akcelerogramu prikazujemo mediano kapacitet konstrukcije pgasgps;y in njihovo disperzijo fps;y za mejna
stanja DS1-DS4. Za primerjavo prikazemo tudi mediano kapacitet konstrukcije pgasg psiry in disperzijo Spsi rus
kjer smo hkrati upostevali aleatorne in modelne negotovosti (RU).

Table 6.5: The effect of modelling uncertainties on the estimated capacity of the building AH-M-(-X). For each
accelerogram, median capacity pgasgps;y and dispersion fSps; y for damage states DS1-DS4 are shown and
compared with median capacity and dispersion obtained by considering both, aleatoric and epistemic

uncertainties (RU).

Akcelerogram a ps2

pgasopsiu  Pos,u P&asopszu Posau P&asopssu Possu P&asopssu Ppssu

1 0.25 0.13 0.53 0.21 0.63 0.25 0.76 0.28

2 0.18 0.16 0.39 0.17 0.44 0.20 0.51 0.23

3 0.15 0.23 0.41 0.27 0.52 0.33 0.65 0.33

4 0.17 0.14 0.35 0.16 0.39 0.16 0.45 0.22

5 0.25 0.10 0.48 0.20 0.57 0.22 0.72 0.30

6 0.21 0.14 0.40 0.18 0.46 0.18 0.50 0.20

7 0.16 0.17 0.42 0.19 0.48 0.22 0.62 0.36

8 0.14 0.13 0.34 0.22 0.41 0.27 0.53 0.36

9 0.25 0.17 0.51 0.19 0.60 0.23 0.68 0.25

10 0.15 0.17 0.43 0.27 0.55 0.30 0.71 0.40

11 0.15 0.17 0.35 0.19 0.40 0.21 0.44 0.22

12 0.19 0.15 0.44 0.25 0.55 0.31 0.70 0.38

13 0.27 0.15 0.52 0.15 0.57 0.17 0.68 0.29

14 0.14 0.19 0.38 0.22 0.45 0.18 0.51 0.22

15 0.24 0.09 0.46 0.19 0.54 0.21 0.63 0.22

16 0.17 0.17 0.35 0.33 0.49 0.40 0.69 0.40

17 0.24 0.22 0.55 0.21 0.66 0.22 0.77 0.26

18 0.16 0.17 0.30 0.26 0.37 0.30 0.46 0.31

19 0.22 0.13 0.37 0.19 0.43 0.24 0.53 0.28

20 0.17 0.17 0.39 0.28 0.50 0.36 0.64 0.38

21 0.22 0.13 0.40 0.18 0.46 0.18 0.52 0.19

22 0.18 0.16 0.38 0.24 0.47 0.26 0.59 0.29

23 0.23 0.10 0.47 0.23 0.58 0.32 0.77 0.36

24 0.17 0.15 0.42 0.26 0.52 0.27 0.60 0.27

25 0.28 0.18 0.52 0.18 0.60 0.22 0.72 0.26

26 0.21 0.16 0.49 0.21 0.57 0.19 0.71 0.29

27 0.17 0.12 0.44 0.26 0.55 0.31 0.69 0.34

28 0.16 0.15 0.37 0.21 0.43 0.21 0.48 0.21

29 0.17 0.21 0.35 0.27 0.45 0.33 0.56 0.34

30 0.25 0.19 0.67 0.25 0.80 0.18 0.92 0.19
Povprecje pgasopsivs Posiv - 0.20 0.16 0.43 0.22 0.51 0.25 0.62 0.29
Min pgasopsiv 0z fpsiv ~ 0.14 0.09 0.30 0.15 0.37 0.16 0.44 0.19
Max pgasopsiv 0z. fpsiv 0.28 0.23 0.67 0.33 0.80 0.40 0.92 0.40
Pgas0.psirU OZ- PpsirU 0.19 0.26 0.42 0.28 0.51 0.30 0.61 0.34
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6.5 Dolocitev verjetnosti prekoracitve razli¢nih mejnih stanj poskodovanosti

Na sliki 6.9 najprej za mejna stanja DS1-DS4 v enem od kriti¢nih primerov (BH-M-(+X))
prikazujemo razporeditev kapacitet konstrukcije iz 900 simulacij v intervale intenzitete z dolzino 0.01
g. Pokazalo se je, da pride do npr. mejnega DS2 pri intenziteti potresa med 0.41 g in 0.42 g v preko 40
simulacijah. Pri nekaterih simulacijah do mejnega stanja DS2 pride Sele pri intenzitetah nad 1.0 g,
vendar se to zgodi zelo redko. Na podlagi oblik prikazanih gostot porazdelitve in skladnosti med
empiri¢nimi in teoreticno dolo¢enimi krivuljami ranljivosti smo sklepali, da je smiselno predpostaviti,
da so pri vsakem mejnem stanju kapacitete konstrukcije porazdeljene lognormalno. Na podlagi te
predpostavke smo za vsako kombinacijo parametrov potisnih analiz in za vse stavbe AH, BH, AS in
BS po metodi najve¢jega verjetja doloCili mediane in disperzije pospeskov (pgapsiry in Ppsizv), ki
povzrocijo izbrana mejna stanja in so za stohasticni model konstrukcije predstavljene v preglednici
6.6. Pri tem smo upostevali modelne negotovosti in negotovosti v potresni obtezbi.
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Slika 6.9: Stevilo simulacij pri katerih pride do posameznih mejnih stanj konstrukcije BH-M-(+X) znotraj
intervala intenzitete s korakom 0.01 g. Pri vsakem mejnem stanju DS1-DS4 sta dodana $e parametra
predpostavljene lognormalne porazdelitve kapacitet konstrukcije.

Figure 6.9: The number of simulations in which damage states DS1-DS4 occur in the building BH-M-(+X) in the
intensity intervals [pga; pga; ;] with the interval length 0.01 g. For each damage state the parameters of the
assumed lognormal distribution are shown.

Ob primerjavi median in disperzij kapacitet stohasticnega modela z deterministicnim (preglednici 6.6
in 5.3) ugotovimo, da je v vecini primerov kombinacij parametrov potisne analize pri stohasti¢nih
modelih vseh obravnavanih stavb mediana pospeskov, ki povzro€ijo izbrano mejno stanje nizja, kot v
deterministi¢nih modelih brez upostevanja modelnih negotovosti, vendar so razlike praviloma manjse
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od 10 %. Nasprotno velja za disperzije, ki se ob upostevanju modelnih negotovosti praviloma precej
poveéajo. Ce si npr. pogledamo primer stavbe BH, lahko ob pogledu na preglednico 5.3 ugotovimo, da
se disperzije pri mejnem stanju DS4 pri deterministicnem modelu gibljejo med 0.17 in 0.20, z
upostevanjem modelnih negotovosti pa se disperzije povecajo in se gibljejo med 0.26 in 0.37, kar v
povpre€ju pomeni ve¢ kot 50 % povecanje. PoveCanja disperzij podobnega velikostnega reda so se
pricakovano pojavila tudi pri ostalih stavbah in pri ostalih mejnih stanjih, zato lahko upraviceno
trdimo, da modelne negotovosti imajo precejSen vpliv na rezultate in da jih je potrebno upostevati,
bodisi eksplicitno ali pa vsaj s povecanjem disperzije rezultatov deterministi¢nega modela.

Njihov vpliv se Se bolj jasno pokaze na sliki 6.10, na kateri so prikazane krivulje ranljivosti kriti¢nih
primerov stavb AH, BH, AS in BS bodisi samo z upoStevanjem negotovosti v potresni obtezbi
(deterministi¢ni model) bodisi z upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti (stohasti¢ni model).
Povecanje disperzije se, poenostavljeno receno, kaze v bolj poloznem naklonu krivulj ranljivosti,
spremembe mediane pa v zamiku krivulj ranljivosti v levo oziroma desno glede na krivulje ranljivosti
deterministicnega modela. Izkaze se, da povecanje disperzije znatno poveca pogojno verjetnost
prekoracitve mejnih stanj pri nizjih in srednjih vrednostih intenzitete. To ima mocan vpliv tudi na
potresno tveganje izrazeno z verjetnostjo prekoraCitve mejnih stanj, kjer je pogojna verjetnost
prekoracitve pri vsaki intenziteti utezena z verjetnostjo pojava potresa s taks$no intenziteto, precejSen
vpliv pa imajo nizje in srednje intenzitete, pri katerih je verjetnost pojava potresa relativno visoka.

V preglednici 6.7 je prikazana verjetnost prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 v 1 letu in 50 letih za
stavbe AH, BH, AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah z upoStevanjem
aleatornih in modelnih negotovosti. Ob primerjavi s preglednico 5.4, v kateri so prikazane verjetnosti
prekoracitve mejnih stanj deterministiénega modela, je mogoce vrednotiti vpliv modelnih negotovosti
na rezultate. Izkaze se, da je ta vpliv precej velik, saj se verjetnosti prekoraditve mejnega stanja
nastanka razpok DS1 pri vseh stavbah v povprecju povecajo za priblizno 28 %. Najvecja verjetnost
prekoracitve mejnega stanja DS4 pri stavbi BS brez upostevanja modelnih negotovosti se pojavi pri
potisni analizi BS-M-(+Y) in znasa 5.4 %, ko pa smo upostevali modelne negotovosti, se je ta
verjetnost povecala na 8 %, kar je skoraj 50 % povecanje, v primeru BS-M-(-Y) pa je bilo pove€anje
kar za faktor 3.2. Ce pogledamo povpreéno povelanje v vseh analizah pri vseh stavbah lahko
ugotovimo, da so se zaradi uposStevanja modelnih negotovosti verjetnosti prekoracitve mejnih stanj
DS1-DS4 povecale za 28 %, 49 %, 51 % in 33 %.
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Preglednica 6.6: Parametra (pgasg psiru> Ppsiry) krivulj ranljivosti za mejna stanja DS1-DS4 za stavbe AH, BH,
AS in BS pri 8 kombinacijah parametrov potisnih analiz z upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti. S
sivo so oznacene kriti¢ne analize.

Table 6.6: Parameters (pgasg psirus Ppsiry) Of the fragility curves for damage states DS1-DS4 for buildings AH,
BH, AS and BS considering aleatoric and modelling uncertainties. Results are presented for 8 pushover analyses,
critical analyses are marked in gray.

p=1 p=2 p=3 p=4 p=>5 p=6 p=1 p=28

U X)) MAX) U,-X) M-X) | U+Y) M+Y) U, -Y) M, -Y)

gy PEGmpsiRu 029 0.20 0.27 0.19 0.31 0.22 0.30 0.22

Bosi.ru 0.28 0.28 0.26 0.26 0.27 0.27 0.28 0.27

gy PEAmpsru - 0.60 0.43 0.55 0.42 0.60 0.41 0.60 0.44

Stavba Bosa.ru 0.33 0.36 0.28 0.28 0.30 0.28 0.30 0.31
AH DS3 p8asopssru 0.80 0.66 0.60 0.51 0.72 0.54 0.74 0.57
Boss.ru 0.31 0.31 0.27 0.30 0.31 0.27 0.29 0.34

Dga PEs0DsiRy - 0.92 0.72 0.72 0.61 0.86 0.66 0.89 0.71

Bosi.ru 0.28 0.28 0.31 0.34 0.28 0.26 0.24 0.27

gy PEdsosiry 028 0.22 0.28 0.22 0.27 0.19 0.29 0.21

Bosi.ru 0.29 0.29 0.29 0.29 0.27 0.25 0.28 0.28

gy PEAmpsru 0.50 0.41 0.50 0.41 0.50 0.36 0.56 0.43

Stavba Posa.ru 0.31 0.29 0.31 0.29 0.28 0.25 0.28 0.29
BH Dgy PEAupsiu - 0.56 0.44 0.56 0.44 0.57 0.47 0.59 0.52
Boss.ru 0.28 0.27 0.28 0.27 0.35 0.33 0.26 0.30

g PEs0DsiRU 0.60 0.46 0.60 0.46 0.62 0.55 0.65 0.62

Bosiru 0.27 0.26 0.27 0.26 0.36 0.37 0.27 0.29

gy PEAmpsiRy 020 0.14 0.20 0.14 0.21 0.14 0.19 0.13

Bosi.ru 0.27 0.27 0.28 0.28 0.30 0.29 0.30 0.30

gy PEAmpsRU 0.4 0.35 0.33 0.28 0.31 0.23 0.34 0.25

Stavba Bosa.ru 0.37 0.35 0.32 0.36 0.32 0.31 0.40 0.39
AS g3 PEaupsiru - 0.64 0.53 0.36 0.32 0.41 0.31 0.51 0.36
Boss.ru 0.49 0.38 0.31 0.34 0.40 0.36 0.42 0.44

A T 0.56 0.41 0.44 0.77 0.57 0.77 0.56

PBosiru 0.47 0.35 0.33 0.33 0.35 0.35 0.34 0.36

pg| PEepsiRu - 0.20 0.15 0.20 0.15 0.18 0.14 0.20 0.14

Bosi.ru 0.29 0.27 0.29 0.27 0.29 0.27 0.28 0.27

Dgy PEAmpsRU 030 0.26 0.30 0.26 0.29 0.25 0.32 0.26

Stavba Bosa.ru 0.31 0.28 0.31 0.28 0.28 0.28 0.29 0.31
BS g3 PEAnpsiru 033 0.28 0.33 0.28 0.31 0.27 0.33 0.33
Boss.ru 0.30 0.29 0.30 0.29 0.29 0.32 0.29 0.37

Dgg PEs0DsiRy 037 0.30 0.37 0.30 0.33 0.28 0.37 0.42

Boss.ru 0.28 0.30 0.28 0.30 0.29 0.31 0.30 0.48
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Slika 6.10: Krivulje ranljivosti za stavbe AH, BH, AS in BS v smereh X in Y, ki omogocajo dolocitev pogojne
verjetnosti prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 pri potresu z doloceno intenziteto z upostevanjem aleatornih
negotovosti (det) oziroma z upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti (stoh).

Figure 6.10: Fragility curves for the buildings AH, BH, AS and BS, which enable the estimation of the
conditional probability of exceeding damage states DS1-DS4 given intensity. The effect of aleatoric
uncertainties (det) and aleatoric and modeling uncertainties (stoh) is shown.
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Preglednica 6.7: Verjetnost prekoracditve mejnih stanj DS1-DS4 v 1 letu in 50 letih za stavbe AH, BH, AS in BS
pri 8 kombinacijah parametrov v potisnih analizah z upostevanjem aleatornih in modelnih negotovosti.

Table 6.7: Probability of exceeding the damage states DS1-DS4 in 1 year and 50 years for buildings AH, BH,
AS and BS for 8 combinations of parameters in pushover analyses considering aleatoric and epistemic
uncertainties.

p=1 p=2 p=3 p=4|p=5 p=6 p=T7 p=8

(U, +X) M, +X) (U, -X) (M, -X)|(U, +Y) (M, +Y) (U, -Y) (M, -Y)

Dy [PSDSIUlew) o) 0.5 033 017 (036 | 013 | 028 013 028
P(DS>DSIS0let) (%) 7.3 154 82 165 | 61 | 130 64 132

Dgy [PSDSAVIe0) () 0.03 1006 003 006 | 003 006 003 006
Stavba P(DS>DS2[50 let) (%) 1.4 3.1 1.5 2.9 1.3 3.2 1.3 2.9
AH Dgy FOSPDSN0) () 0.01 002 0.03 | 0.04 | 002 003 001 003
P(DS>DS3[50 let) (%) 0.6 1.0 12 2.0 0.8 1.7 0.7 1.6

Dgy FOSDSALE0) ) 001 002 002 | 003 | 001 002 001 002
P(DS>DS450 let) (%) 0.4 0.8 0.9 1.3 0.5 1.0 0.4 0.8

Dy FESDSIVe0) ) 0.5 [027 1 015 027 | 018 038 014 03I
P(DS>DSIS0let) (%) 7.4 126 74 126 | 84 174 69 143

Dgy [PSDSAV0) () 0.04 1007 0.04 007 | 004 009 003 006
Stavba P(DS>DS2[50 let) (%) 2.1 3.2 2.1 3.2 2.0 42 1.5 3.0
BH Dgy OSSN0 () 0.03 1005 003 005 | 003 [ 005 003 004
P(DS>DS3[50 let) (%) 1.5 2.7 1.5 2.7 1.6 2.5 1.3 1.9

Dgy OSSO 002 005 002 005 | 003 004 002 002
P(DS>DS450 let) (%) 1.2 2.3 1.2 2.3 1.3 1.8 1.0 1.2

Dg FOSDSIU0) () 034 073 035 [ 074 | 033 076 040 | 089
P(DS>DSIS0let) (%) 15.6 304 162 = 30.8 | 153 317 181 | 36.0

Dgy [PSDSAV0) () 006 0.10 012 (048 | 013 1026 012 023
Stavba P(DS>DS2[50 let) (%) 3.1 5.1 5.7 8.8 64 122 56 109
AS DS3 P(DS>DS3|1 leto) (%)  0.04  0.04 0.09 = 0.13 | 0.08 ' 0.4 005 0.11
P(DS>DS3[50 let) (%) 1.8 2.1 4.6 6.1 3.9 6.7 2.4 5.5

Dgg OSDSALI () 003 003 007 006 | 001 003 001 003
P(DS>DS450 let) (%) 1.4 1.7 3.4 2.9 0.7 1.6 0.7 1.7

Dg FOSDSIe0) () 036 0.6l 036 061 | 043 080 035 076
P(DS>DSIS0let) (%) 167 ~ 261 167 261 | 195 331 160 315

Dgy FESDSAVE0) ) 0.5 009 015 019 | 014 1020 012 019
Stavba P(DS>DS2[50 let) (%) 7.2 8.9 72 8.9 6.8 9.4 5.7 9.0
BS Dg3 [PSDSITe@) ) 0.1 1006 011 016 | 013 018 011 012
P(DS>DS3[50 Iet) (%) 5.3 7.7 5.3 7.7 6.3 8.5 52 6.0

Dgq OSSO ) 008 014 008 014 | 0.11 [ 007 008 009
P(DS>DS450 let) (%) 4.1 6.7 4.1 6.7 5.3 8.0 4.0 4.5
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6.6 Ocena mer za izgube za stohasti¢ni model

V poglavju 6.6 prikazujemo ocenjene ekonomske izgube za stavbe AH, BH, AS in BS z upostevanjem
modelnih negotovosti. Podobno kot v poglavju 5.7, najprej prikazemo vpliv negotovosti na pogojne
mere za izgube (E(LrnclIM), E(L7IM) in P(L7IM), nato pa Se na pricakovano letno izgubo EAL ter
krivuljo izgub P(L7), v katerih smo dodali tudi informacijo o potresni nevarnosti.

6.6.1 Pricakovana izguba pri pogoju neporusitve objekta pri doloceni intenziteti - E(L 7 yc|IM)
z uposStevanjem modelnih negotovosti

Na sliki 6.11 prikazujemo pricakovane izgube v kriticnih analizah za stavbe AH, BH, AS in BS,
lo¢eno v smereh X in Y, z upostevanjem modelnih negotovosti pri razli¢nih intenzitetah s pogojem, da
se objekt ne porusi. Prikazane so celotne izgube E(Lyyc|IM), razclenjene po posameznih ranljivostnih
skupinah. Tudi v tem primeru smo, podobno kot v poglavju 5.7.1, pricakovane izgube dolocili kot
povprecne vrednosti izgub pri vsaki simulaciji, ki je bila pri izbrani kombinaciji parametrov potisne
analize, definirana s kombinacijo modelnih parametrov (varianta v) in zaporedno Stevilko
akcelerograma (a). Tako smo torej na podlagi simulacij pri vsaki intenziteti dolocili 900 moznih
vrednosti celotne izgube, vsaka vrednost izgube pa je predstavljala maksimalno od izgub, ki smo jih
dolo¢ili v vsaki od kombinacij parametrov potisne analize. Pri deterministicnem modelu smo pri vsaki
intenziteti doloc€ili samo 30 vrednosti izgub, zaradi ¢esar smo na sliki 5.26 prikazovali samo intenzitete
pri katerih je prislo do porusitve v manj kot polovici simulacij. Ta kriterij je bil upostevan tudi, ko smo
upostevali modelne negotovosti, ¢eprav je bilo Stevilo simulacij, na podlagi katerih je bila dolocena
pricakovana izguba, bistveno vecje. Vrednost pricakovanih izgub pri vsaki intenziteti je bila torej manj
obcutljiva na zmanj$ano Stevilo upostevanih simulacij, v katerih ni prislo do porusitve, kar se na sliki
6.11 pokaze v vecji gladkosti krivulj.

Tudi v primeru upostevanja modelnih negotovosti, so se pokazali podobni trendi naras$¢anja izgub v
posameznih komponentah z naras¢anjem intenzitete kot pri deterministicnem modelu. Ponovno zaradi
izbranih funkcij ranljivosti, okna in ostale nekonstrukcijske komponente, obcutljive na zasuk,
prakti¢no niso imeli nikakrSnega vpliva na pricakovane vrednosti izgub. Vpliv predelnih sten na
izgube je bil pri vseh stavbah in intenzitetah zelo majhen. Z narasScanjem intenzitete je naraScal tudi
delez celotne izgube konstrukcijskih zidov, pri manjsih intenzitetah pa so pri stavbah AH in BH
prevladovale izgube zaradi poskodb strehe, zatrepnega zidu in dimnika, pri katerih so bile maksimalne
vrednosti izgub dosezene pri relativno majhnih vrednosti parametrov potresnih zahtev. V stavbah AH
in BH je bil delez izgub zaradi konstrukcijskih elementov vedno manjsi od polovice celotne izgube,
najman;jsi pa je bil pri stavbi BH v smeri X, kjer je npr. pri intenziteti pga = 0.4 g znasal le 27 %. Pri
stavbah AS in BS, ki sta bili zgrajeni iz slabSega materiala, so izgube zaradi zidov predstavljale vedji
delez v celotni izgubi, najvecji delez pa je bil dosezen pri stavbi AS v smeri Y, kjer je pri intenziteti
pga = 0.5 gizguba zaradi poskodb znasala kar 58 % celotne izgube.

Tokrat si podrobneje poglejmo kriticni primer stavbe AH v smeri X. Na slikah 6.12c¢ in 6.12d
prikazujemo razélenitev celotnih izgub brez upoStevanja porusitve po posameznih ranljivostnih
skupinah v odvisnosti od intenzitete za deterministicni in stohasti¢ni model. Dodatno na slikah 6.12a
in 6.12b prikazujemo minimalne vrednosti, na slikah 6.12¢ in 6.12f pa maksimalne vrednosti izgub v
posameznih ranljivostnih skupinah komponent v odvisnosti od intenzitete. Ob primerjavi celotnih
izgub pri kriticnih analizah vseh stavb se nekoliko v nasprotju s pri¢akovanji zgodi, da so pricakovane
izgube v primeru (ne)upostevanja modelnih negotovosti prakticno enake pri vseh intenzitetah in se pri
vseh obravnavanih stavbah ne razlikujejo za ve¢ kot 10 %.
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Slika 6.11: Prispevki posameznih ranljivostnih skupin k pri¢akovani celotni izgubi pri pogoju neporusitve z
upostevanjem modelnih negotovosti za stavbe AH, BH, AS in BS, loceno v smereh X in Y.

Figure 6.11: The contribution of considered fragility groups to the expected total losses for non-collapse case,
considering the modelling uncertainties for the buildings AH, BH, AS and BS in the directions X and Y.
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Slika 6.12: Prispevki posameznih ranljivostnih skupin k pri¢akovani celotni izgubi z upostevanjem in brez
upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det) za stavbo AH v smeri X. Prikazan je tudi razpon minimalnih in
maksimalnih izgub v posameznih ranljivostnih skupinah v odvisnosti od intenzitete.

Figure 6.12: The contribution of considered fragility groups to the expected total losses with/without
consideration of modelling uncertainties (stoh/det) for the building AH in the direction X. Minimum and
maximum loss for each fragility group and each intensity level are shown.

Z upostevanjem modelnih negotovosti se vseeno poveca razpon moznih izgub vseh simulacij pri
izbrani intenziteti. Izkaze se, da pri dolo¢enih komponentah, razlike med minimalnimi in
maksimalnimi izgubami niso velike, kljub upostevanju modelnih negotovosti. Tako so se izgube
zaradi poskodb dimnika pri najvecjih intenzitetah gibale med minimalno vrednostjo 2350 € in
maksimalno vrednostjo 2550 €. Razpon izgub zaradi poskodb strehe je bil najvecji pri intenziteti 0.33
g, kjer so se izgube gibale v razponu med 3800 € in 4300 €, pri intenziteti 0.6 g, pa je v vseh
simulacijah izguba zaradi strehe znaSala med 4500 in 4550 €, pri ¢emer slednja izguba predstavlja
maksimalno predpostavljeno izgubo zaradi poSkodb strehe. Podobne ugotovitve veljajo tudi za
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zatrepni zid, pri katerem so razlike med minimalnimi izgubami in maksimalnimi izgubami pri
dolocCeni intenziteti zelo majhne in znaSajo samo okoli 100 €, maksimalna izguba 3800 € pa je
dosezena pri intenziteti 0.6 g. Vse navedene vrednosti izgub veljajo za deterministiéni model
konstrukcije, pri stohasticnem pa se razpon izgub nekoliko poveca. Tako se izgube v zatrepnem zidu
pri stohasticnem modelu pri vecjih intenzitetah gibljejo med 3600 € in 3800 €, razpon izgub zaradi
poskodb strehe pri intenziteti 0.6 g je med 4350 € in 4550 €, pri intenziteti 0.33 g pa so izgube zaradi
strehe med 3300 € in 4300 €. Pri dimniku se z upostevanjem modelnih negotovosti razpon izgub pri
velikih intenzitetah poveca, izgube pa se gibljejo med 2200 € in 2550 €. Opazimo lahko, da je to
povecanje razponov v primerjavi s celotno izgubo v konstrukciji precej majhno, zaradi ¢esar lahko
recemo, da kljub povecanim razponom v izgubah omenjenih nekonstrukcijskih komponent pri izbranih
vrednostih intenzitete to izjemno malo vpliva na pricakovane vrednosti celotnih izgub pri pogoju
neporusitve. Pri omenjenih nekonstrukcijskih komponentah je bil glavni parameter potresnih zahtev
maksimalni pospesek v etazi, ki smo ga dolocili na poenostavljen nacin in je bil odvisen predvsem od
pospeska tal (enacbi 4.41 in 4.42), zato je manjsi vpliv modelnih parametrov na izgube razumljiv. Po
drugi strani so se najve¢je vrednosti v razponih in najvecje razlike v izgubah stohasticnega in
deterministicnega modela pri posameznih intenzitetah pojavljale pri konstrukcijskih elementih, ki pa
vecinoma predstavljajo manj kot polovico celotnih izgub. Pri stohastiénem modelu so se pri intenziteti
pga = 0.5 g izgube zaradi poskodb zidov gibale med 1000 in 24500 €, pri deterministi¢nem modelu pa
so bile minimalne in maksimalne izgube zaradi poskodb zidov v simulacijah enake 3800 € in 15000 €.

Zaklju¢imo lahko, da upostevanje modelnih negotovosti nima tako velikega vpliva na pri¢akovane
izgube pri pogoju neporusitve v odvisnosti od intenzitete, kot bi lahko pri¢akovali. To Se posebno
velja za pri¢akovane vrednosti izgub, ki se pri stohasticnem in deterministicnem modelu skoraj niso
razlikovale, razlike pa so bile vidne predvsem v razponih izgub, pa Se to predvsem pri konstrukcijskih
komponentah. Izkazalo se je, da na potek pri¢akovanih izgub vplivajo predvsem nacin naraScanja
ustreznega parametra potresnih zahtev, privzete funkcije ranljivosti in funkcije izgub, s katerimi so
dolocene tudi maksimalne moZzne izgube v posameznih komponentah, del razlik med stohasti¢nim in
deterministicnim modelom pa se izgubi tudi s povpreCenjem izgub pri posameznih intenzitetah.
Dodatno se je izkazalo tudi, da ima poenostavljen postopek za doloCanje maksimalnih etaznih
pospeskov svoje pomanjkljivosti, vendar je pri tako obseznih $tudijah vedno potrebno tehtati med
racunskim ¢asom ter uc¢inkovitostjo in natan¢nostjo izracuna.

6.6.2 Pricakovana celotna izguba pri pogoju IM =im - E(L{{IM)

V prejSnjem poglavju smo dolocili pricakovane izgube brez upostevanja porusitve v odvisnosti od
intenzitete, kar predstavlja samo del pricakovane celotne izgube pri vsaki intenziteti. V tem poglavju
dodajamo Se izgube, ki nastanejo, Ce se pri izbrani intenziteti potresa konstrukcija porusi. Na ta na¢in
zdruzimo pric¢akovani izgubi brez upostevanja porusitve E(Lryc|PGA = pga) ter nadomestitev objekta
z novim, ko pride do porusitve E(Lr|PGA = pga), obe pa utezimo z verjetnostjo porusitve (C) in
neporusitve (NC). Ze v poglavju 5.7.2 smo dolo¢ili, da je strofek nadomestitve porusenega objekta z
novim L,,, za stavbi AH in AS enak 210000 €, za poslovna objekta BH in BS pa okrog 590000 €. To
predstavlja precej$njo vrednost v primerjavi z izgubami, ki nastanejo, ¢e ne pride do porusitve, zaradi
Cesar delez izgub E(Lr|PGA = pga) hitro prevlada, ¢im pri doloCenih intenzitetah pride do prvih
porusitev v posameznih simulacijah. Za dolo¢itev verjetnosti porusitve stohasticnega modela smo spet
uporabili empiri¢no kumulativno porazdelitveno funkcijo (poglavje 6.5). Na sliki 6.13 prikazujemo
raz€lenitev pricakovanih izgub pri razli¢nih intenzitetah na deleza zaradi porusitve/neporusitve stavb
AH, BH, AS in BS. Lo¢eno obravnavamo kriti¢ne primere v smereh X in Y. Zaradi lazje primerjave
prikazujemo tudi krivulje za deterministicni model, v katerem so zajete modelne negotovosti.
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Slika 6.13: Razclenitev pri¢akovanih izgub pri razli¢nih intenzitetah na deleza zaradi (ne)porusitve za stavbe AH, BH, AS in BS, lo¢eno za smeri X in Y. Rezultati so prikazani za
primer stohasti¢nega in deterministi¢nega modela.

Figure 6.13: Disaggregation of the expected losses given intensity due to (non)collapse for buildings AH, BH, AS and BS in directions X and Y. The results based on stohastic and
deterministic model are presented.
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Kot se je pokazalo ze v poglavju 6.6.1, je zacetni del krivulje pri niZjih intenzitetah, ki je odvisen samo
od izgub brez upostevanja porusitve, prakticno neodvisen od modelnih negotovosti in je zelo podoben
v primeru deterministi¢nega in stohasti¢nega modela. V drugem delu, torej pri intenzitetah, kjer v
dolocenih simulacijah Ze nastopi porusitev, so vidne razlike v krivuljah pricakovane celotne izgube
stohasti¢nega in deterministicnega modela, ki so posledica razlik v krivuljah ranljivosti pri porusitvi.
V poglavju 6.5 je bilo ugotovljeno, da imajo modelne negotovosti predvsem vpliv na disperzijo in
razpon pospeskov, pri katerih pride do porusitve, kar se odraza tudi na krivuljah izgube, saj pri
stohasticnem modelu zacnejo prevladovati izgube zaradi porusitve objekta pri nizjih vrednostih
intenzitet, po drugi strani pa njihov delez ne narasca tako strmo kot pri deterministicnem modelu.
Krivulje pri stohasticnem modelu so tudi bolj gladke kot pri deterministi¢nem, saj je bolj gladka tudi
empiri¢na kumulativna porazdelitvena funkcija pri mejnem stanju porusitve, kar je posledica bistveno
vecjega Stevila simulacij.

V preglednici 6.8 prikazujemo pri¢akovane izgube za obe stavbi iz obeh materialov pri intenzitetah
pga = 0.25 g in pga = 0.47 g ter prispevek izgub z in brez upoStevanja primerov porusitve za
stohasti¢ni model konstrukcije. Kot reeno so izgube pri posamezni intenziteti odvisne skoraj
izkljuéno od empiri¢ne porazdelitvene funkcije pri mejnem stanju porusitve posamezne stavbe. Pri
intenziteti pga = 0.25 g v stavbi AH Se ne pride do porusitve konstrukcije, zato so izgube pri
stohasticnem in deterministicnem modelu prakticno enake. V stavbi BH pri tej intenziteti v
stohasticnem modelu Ze pride do porusitve konstrukcije pri 1 % simulacij, zato delez izgub zaradi
porusitve prispeva priblizno Cetrtino celotne izgube, kar za priblizno 25 % poveca tudi celotno izgubo
pri tej stavbi v primerjavi z deterministicnem modelom. Pri stavbah AS v kriti¢ni smeri X in BS v
kriti€ni smeri Y pri intenziteti pga = 0.25 g do poruSitve pride v 9 % in 29 % simulacij, kar je bistveno
ve€ kot pri deterministicnem modelu, zaradi ¢esar pride do hitrega poskoka v pricakovanih izgubah.

Preglednica 6.8: Pricakovane izgube loCene na del brez oziroma z upoStevanjem porusitve konstrukcije pri
potresih z intenziteto 0.25 g in 0.47 g za stavbe AH, BH, AS in BS.

Table 6.8: The expected total losses with or without consideration of collapse for intensities 0.25 g in 0.47 g for
buildings AH, BH, AS and BS.

pga=025¢g pga=047¢
Stavba Smer ) )
Delez NC (€) Delez C (€) Skupaj (€) | Delez NC (€) Delez C (€) Skupaj (€)
AH X 11700 200 11900 18600 50000 68600
Y 8800 0 8800 19100 20300 39400
BH X 19100 5900 25000 23800 314200 338000
Y 19600 4600 24200 31400 240600 272000
AS X 16000 18900 34900 7500 158600 166100
Y 14800 700 15500 17600 81700 99300
BS X 20800 171500 192200 3400 552200 555600
Y 17600 234700 252300 2700 558700 561400

Podobne zakljucke bi lahko potegnili ob pregledu rezultatov pri intenziteti pga = 0.47 g. Ob primerjavi
rezultatov stohasticnega modela z deterministi¢nim (preglednica 5.6), ugotovimo, da pri stavbah AH
in BH pride do malenkostnega zmanjSanja izgub E(L7yc|PGA=0.47 g), precej pa se povecajo izgube z
upostevanjem porusitve, kar povzroci, da so celotne izgube pri stohasticnem modelu vecje od izgub pri
deterministicnem modelu. Pri stavbah AS in BS, kjer so mediane pospeskov, pri katerih pride do
mejnega stanja poruSitve v konstrukcije, manjSe od obravnavane intenzitete, pa pride celo do
obratnega trenda, saj se delez izgub E(Lrnc|PGA=0.47 g) poveca, delez izgub E(Ly|PGA=0.47 g) pa
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malenkostno zmanj$a, kar rezultira celo v manj$ih izgubah dolo¢enih v primeru stohasti¢nega modela.
Tudi to je posledica vecje disperzije pospeskov, ki povzrocijo porusitev konstrukcije, saj pri
intenzitetah vi§jih od mediane, povzro¢i manj strmo nara$Canje krivulj ranljivosti za poruSitev
konstrukcije, ki imajo o€itno v vseh primerih najvecji vpliv na pricakovane izgube.

6.6.3 Verjetnost prekoracitve izgube Ly pri doloceni intenziteti IM = im - P(L|IM)

Veliko simulacij omogoc¢a oceno verjetnosti prekoraditve doloCene izgube. Na sliki 6.14 za vse
obravnavane stavbe prikazujemo pogojno verjetnost prekoracitve izbrane izgube /, v odvisnosti od
pospeska potresa P(Ly> [|PGA), ki smo jo dolocili kot delez vseh simulacij (skupaj Ny, n, = 900), v
katerih je izguba presegla izbrano vrednost. Pri stavbah AH in AS prikazujemo rezultate za merodajno
smer X, pri stavbah BH in BS pa za bolj kriticno smer Y, v vseh primerih pa so nas, tako kot pri
deterministicnem modelu, zanimale pogojne verjetnosti prekoracitve izgub 0.01 L,.4, 0.05 L,.4 0.10
Lyag, 0.15 Lyug, 0.20 L,uq in L,gg, Kjer je L, vrednost nadomestitve poskodovanega objekta z novim.

Zaradi lazje primerjave poleg rezultatov, v katerih smo upostevali modelne negotovosti (stohasti¢ni
model), prikazujemo tudi rezultate, kjer modelnih negotovosti nismo upostevali, kar nam omogoca
tudi neposredno vrednotenje vpliva modelnih negotovosti na oceno pogojne verjetnosti prekoracitve
izgub P(L7IM). O¢itno je, da vecje Stevilo simulacij pri stohasticnem modelu zgladi krivulje. Pri
majhnih vrednostih izgub (0.01L,,;, in 0.05L,,) verjetnosti hitro narastejo na 1, razlik med
stohasticnim in deterministicnim modelom pa skoraj ni, saj Ze pri majhnih intenzitetah, izgube v vseh
simulacijah presezejo izbrane vrednosti. Zelo strme krivulje pomenijo, da so bile izgube v vseh
simulacijah med seboj precej podobne, nasprotno pa je raztros celotnih izgub pri srednjih izgubah
(npr. 0.10L,,4 in 0.15L,,4) precej ve¢ji. Vidimo premik krivulje stohasticnega modela v levo, Se bolj
ociten pa je premik krivulj v levo ob primerjavi krivulj boljSega in slabSega materiala. To pomeni, da
se verjetnosti prekoraCitve izbrane izgube pri razlicnih intenzitetah povecajo v primerjavi
stohasti¢nega z deterministicnim modelom oziroma s poslabSanjem materiala. Pri vecjih izgubah (nad
0.20 L,,) ima glavni vpliv spet verjetnost porusitve, zaradi katere izgube hipoma narastejo na vrednost
Lyaa-

Dodatno je na sliki 6.15, prikazan drugacen pogled na pogojno verjetnost izgub pri izbrani intenziteti,
saj za stohasti¢ni in deterministi¢ni model prikazujemo verjetnost prekoracitve izgub, ¢e bi prislo do
potresov z doloCeno intenziteto (P(Ly > [|PGA = pga). Pri tem smo obravnavali naslednje intenzitete
pga: 0.1 g,02 g, 03 g 04 g 05 ¢gin 0.6 g. Z naras¢anjem intenzitete potresa narasca tudi razpon
moznih izgub, ki jih takSen potres lahko povzroci, horizontalna asimptota, ki se pojavi pri visjih
intenzitetah pa sovpada z delezem simulacij, v katerih pri izbrani intenziteti potresa pride do porusitve
in imajo posledi¢no izgube enake stroSkom nadomestitve objekta L,,,. V tem primeru primerjava
stohasticnega in deterministicnega modela pokaze rahel premik krivulj v desno, znacilen pa je tudi
premik asimptote navzgor, kar pomeni, da lahko pri¢akujemo, da se verjetnost nastanka vecjih izgub
poveca. Tudi primerjava novejSega in slabSega materiala pokaze podoben zamik krivulj v desno, kar
spet pomeni, da potres z enako intenziteto povzroci vecje izgube. Podobno kot za deterministi¢ni
model tudi za stohasticnega velja, da ¢e bi na objekt AH (slika 6.14a) deloval potres z maksimalnim
pospeskom tal pga = 0.25 g, bi izgube gotovo prekoracile vrednost 0.01 L,,; (2100 €), obstaja pa tudi
90 % verjetnost, da bi izgube prekoracile 5 % vrednosti nadomestitve objekta (10500 €). Po drugi
strani obstaja zelo majhna verjetnost, da bi izgube v tem primeru prekoracile vrednosti nad 15000 €, ce
pa bi prislo do potresa z intenziteto pga = 0.47 g, potem bi izgube zagotovo prekoracile 17000 €,
verjetnosti za prekoracitev izgub 0.1L,,, (21000 €) oziroma 0.15L,,; (31500 €) pa bi bile 80 %
oziroma 30 %.
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Slika 6.14: Pogojna verjetnost prekoracitve izgube /; izrazene z delezem cene nadomestitve objekta L,,, (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 in 1) v odvisnosti od intenzitete potresa za stavbe

AH, BH, AS in BS z/brez upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det).

Figure 6.14: The conditional probability that losses will exceed a certain value /, expressed as the proportion of replacement cost of the building (0.01, 0.05, 0.10, 0.15, 0.20 and 1)

for various earthquake intensities for the buildings AH, BH, AS and BS with/without consideration of the modelling uncertainties (stoh/det).
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Slika 6.15: Pogojna verjetnost prekoracitve dolo¢ene vrednosti izgub pri potresih z intenzitetami 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g za stavbe AH, BH, AS in BS z/brez
upostevanja modelnih negotovosti (stoh/det).

Figure 6.15: The conditional probability of exceeding a specified value of loss given the earthquake intensities 0.1 g, 0.2 g, 0.3 g, 0.4 g, 0.5 g in 0.6 g for the buildings AH, BH, AS
and BS with/without consideration of the modelling uncertainties (stoh/det).
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Ce bi prislo do potresa z intenziteto 0.1 g se skoraj pri vseh simulacijah pojavijo izgube 2500 €, pri
vi§ji intenziteti pga = 0.3 g, pa se bodo v stavbi AH zagotovo pojavile vecje izgube od 11700 €,
obstaja pa 1.1 % moznosti, da bo pri takSnem potresu prislo do porusitve konstrukcije in bo posledi¢no
potrebno zamenjati celoten objekt z novim (porusitev se zgodi v 10 simulacijah). Visja kot je
intenziteta, vecji je razpon izgub tudi pri stohastiénemu modelu, ki npr. pri potresu z intenziteto 0.4 g
gotovo presegajo 14700 €, obstaja pa tudi 12 % verjetnost, da bo pri tej intenziteti prislo do porusitve.

6.6.4 Pricakovana letna izguba EAL

Pricakovano letno izgubo EAL dobimo tako, da pri¢akovane izgube pri vsaki intenziteti (E(LIM))
utezimo z diferencialom krivulje potresne nevarnosti, vse skupaj integriramo po celotnem obmocju
intenzitet in tako dobimo mero za izgube, ki ni odvisna od intenzitete. Na sliki 6.16 prikazujemo
pricakovane letne izgube za stavbe AH, BH, AS in BS ter razClenitev prispevkov posameznih
intenzitet potresov. Za primerjavo prikazujemo vrednosti izgub, ki smo jih dolocili z upostevanjem
modelnih negotovosti (stohasticni model) in brez upostevanja modelnih negotovosti (deterministi¢ni
model), dodatno pa prikazujemo Se vpliv spodnje meje integracije na pri¢akovano letno izgubo, saj se
je izkazalo (poglavje 5.7.4), da je ta zaradi predpostavljene krivulje potresne nevarnosti in nacina
izrauna EAL precejSen. V vseh primerih se je pokazalo, da je upostevanje modelnih negotovosti
povecalo ocenjeno vrednost pricakovanih izgub. Ko pri integraciji nismo upostevali omejitev v
intenzitetah, smo za stavbo AH dolocili pricakovano letno izgubo deterministicnega modela 240 €, ce
pa smo v rac¢unu upostevali tudi modelne negotovosti, se je ta izguba povecala za 5 % (251 €). Tudi
pri stohasticnem modelu se je pokazal velik vpliv nizjih intenzitet na koncne rezultate, saj smo ob
upostevanju spodnje meje intenzitete pga,,,, = 0.05 g dobili skoraj 20 % manjSe vrednosti EAL. Kot je
ugotavljal tudi Aslani (2005), pri majhnih vrednostih intenzitete pride do majhnih izgub, ki pa so
utezene z izjemno veliko pogostostjo taksnih potresov, zaradi Cesar k celotni izgubi doprinesejo zelo
veliko. Pri stavbi AS iz slabSega materiala je pricakovana izguba deterministi¢nega modela z
upostevanjem spodnje meje intenzitete znaSala 342 €, ¢e pa smo upostevali tudi modelne negotovosti
se je povecala na 384 € (13 % povecanje). To se je zgodilo predvsem zaradi vecjih izgub pri potresih z
intenzitetami med 0.2 g in 0.4 g (glej tudi sliko 6.13a, b), kar je v koncni fazi posledica vecjega
raztrosa v krivulji ranljivosti stavbe pri mejnem stanju porusitve, do katerega v stohasticnem modelu
pride pri nizjih intenzitetah. Tudi tukaj se je pokazalo, da je poveCanje EAL zaradi upostevanja
modelnih negotovosti relativno majhno (13 %), Se posebno v primerjavi z vplivom spodnje meje
intenzitete, pri cemer ocenimo kar 20 % niZjo pricakovano letno izgubo, kot brez upostevanja te meje.
Zanimivo je primerjati vpliv boljsega/slabSega materiala na ocenjene vrednosti pricakovane letne
izgube. Izkaze se, da je ta velik, saj je slabs$i material stavbe priCakovano letno izgubo povecal za
skoraj 90 %. Vpliv modelnih negotovosti je vecji pri slabSem materialu, saj so pri tak§nem materialu
tudi kapacitete konstrukcije pri mejnem stanju porusitve precej nizje. To pomeni, da k izgubam vec
prispevajo nizje in srednje potresne intenzitete, pri katerih pa so vecje tudi vrednosti diferencialov
krivulje potresne nevarnosti in posledi¢no njihov vpliv na rezultate. To se Se bolje pokaze ob
primerjavi pri¢akovanih letnih izgub stavb BH in BS, ki za stohasti¢ni model z uposStevanjem spodnje
meje znasajo 471 € in 1280 €, za deterministi¢ni model pa 378 € in 939 €. Ponovno pride do vecjega
povecanja zaradi upoStevanja modelnih negotovosti pri stavbi BS iz slabSega materiala, saj se
pri¢akovana letna izguba poveca za 36 %, pri stavbi BH pa za 25 %. Na sliki 6.16h je lepo vidno, da k
pricakovani izgubi stavbe BS najvec prispevajo potresi z intenzitetami med 0.15 in 0.35 g, celo ve¢
kot potresi z majhnimi intenzitetami, kar je posledica krivulje ranljivosti stavbe BS z upostevanjem
modelnih negotovosti, kjer se prve porusitve v simulacijah zgodijo Ze pri precej majhnih intenzitetah.
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Slika 6.16: Pri¢akovana letna izguba v stavbah AH, BH, AS in BS ter prispevek potresov z intenzitetami pga
brez upostevanja mej (a, c, e, g) in z uposStevanjem omejitev intenzitet pga > 0.05 g (b, d, f, h). Prikazane so
pri¢akovane letne izgube z in brez upostevanja modelnih negotovosti.

Figure 6.16: The expected annual loss in the buildings AH, BH, AS and BS and disaggregation of EAL by
intensity measure without limitations (a, ¢, e, g) and for pga > 0.05 g (b, d, f, h). The expected annual losses with
and without consideration of modelling uncertainties are shown.

Za konec poglejmo Se normirane vrednosti pricakovane letne izgube, ki po vrsti za stohasticne modele

stavb AH, BH, AS in BS znaSajo 0.10 %, 0.18 %, 0.08 % ter 0.22 % nadomestne vrednosti objekta
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Ly, Ge pa izgube izrazimo na 100 m* tlorisne povriine objekta, za vse stavbe dobimo pri¢akovane
letne izgube 75 €/100 m?, 50 €/100 m*, 173 €/100 m’ ter 168 €/100 m*. Ce bi za veliko podobnih
zidanih objektov dolodili tak§ne ocene izgub, bi lahko na podlagi takSnih rezultatov hitreje priblizno
ocenili pricakovane vrednosti letnih izgub za dolo¢en objekt iz izbranega materiala tudi brez izjemno
zahtevne in dolgotrajne analize.

6.6.5 Kirivulja izgub P(Lr> 1)

Podobno kot pri¢akovana letna izguba sta dolo¢eni tudi srednja letna frekvenca oziroma verjetnost
prekoracitve izbrane vrednosti izgub A(Lr > /) ali P(Ly> 1)), le da v tem primeru z verjetnostjo, da pri
tej intenziteti res pride do potresa, utezimo verjetnosti prekoracitve dolo¢ene vrednosti izgub P(Ly >
[J{IM) in vse skupaj integriramo po vseh intenzitetah. Uporabljene so bile empiri¢ne kumulativne
porazdelitvene funkcije iz simulacij, na sliki 6.17 pa prikazujemo krivulje izgub za vse stavbe, enkrat
izrazene s srednjo letno frekvenco prekoracitve, drugic¢ pa z verjetnostjo prekoracitve izgub v 1, 10,
20, 30, 40 in 50 letih. Poleg krivulj izgub, ki smo jih dolocili z upostevanjem modelnih negotovosti,
zaradi lazje primerjave prikazujemo tudi krivulje izgub deterministicnih modelov. Ponovno se je
nekoliko nepri¢akovano izkazalo, da so razlike med krivuljami stohasticnega in deterministicnega
modela izjemno majhne, kar se pokaZze tudi pri primerjavi razli¢nih mer za oceno potresnega tveganja,
ki so za stohasti¢ni model navedene v preglednici 6.9, za deterministi¢nega pa v preglednici 5.7. V
obeh lahko primerjamo verjetnosti, da bodo izgube v 1 letu oziroma v 50 letih prekoracile vrednosti
5000 €, 10000 € in 50000 € ter tudi izgube Ly, za katere lahko z 2 % in 10 % verjetnostjo pricakujemo,
da bodo prekoracene v 50 letih. Podajamo Se vrednost asimptot krivulj izgub, ki predstavljajo srednjo
letno frekvenco porusitve konstrukcije A(DS > DS4).

Verjetnosti prekoracitve izgub 5000 in 10000 € v 1 oziroma 50 letih so se pri stohasticnem in
deterministicnem modelu vseh stavb razlikovale za manj kot 10 %. Kot smo ugotavljali ze pri
deterministicnem modelu so omenjene mere potresnega tveganja v najvecji meri odvisne od krivulje
potresne nevarnosti, verjetnosti porusitve konstrukcije ter tudi od pogojnih verjetnosti P(Lr> [, |IM), ki
so za stohasti¢ni in deterministiéni model vseh stavb prikazane na sliki 6.14. Razlike v pogojnih
verjetnostih P(Lr > [, |IM) med stohasti¢nim in deterministicnim modelom so v strmini in razponu
intenzitet, pri katerih so verjetnosti razlicne od 0 in 1. Izven tega razpona intenzitet razlik med obema
modeloma ni, v vmesnem obmoc¢ju pa se zabrisejo s hitrim upadanjem vrednosti diferenciala krivulje
potresne nevarnosti oziroma verjetnosti pojava potresa s takSnimi intenzitetami. Nekoliko vecje so bile
razlike v verjetnostih prekoracitve izgube 50000 €, ki so med deterministicnim in stohasti¢énim
modelom znaSale 25 %.

Pri vsaki izmed izbranih izgub lahko opazimo, da je verjetnost prekoracitve v 1 oziroma v 50 letih pri
stavbah iz polne opeke pri¢akovano vecja kot pri stavbah iz opecnih votlakov, verjetnost prekoracitve
posameznih izgub pa se pri slabSem materialu poveca med 35 % in 300 %, odvisno od izbranega
¢asovnega obdobja in vrednosti izgub. Verjetnosti pri enakih izgubah so vecje pri stavbi B, ki je prece;j
vecja in ima tudi vecjo vrednost. Ugotovimo lahko tudi, da je pri stavbi AH z 2 % verjetnostjo v 50
letih prekoracena izguba 26400 €, pri stavbi B pa izguba 590000 €, saj je verjetnost porusitve v 50
letih vecja od 2 %. Z 10 % verjetnostjo bodo v 50 letih prekoracene izgube 10200 € in 15400 € v
stavbi AH in AS, oziroma 16600 € ter 31700 € pri stavbah BH in BS. Razlike v cenah niso pretirano
velike, kar je posledica Ze prej omenjenih razlogov.
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Slika 6.17: Krivulje izgub A(Ly > /) in verjetnosti prekoracitve izgub v ¢ letih P(Ly > [t let) za stavbe AH, BH,
AS in BS. Prikazane so razlike med rezultati stohasti¢nega in deterministiénega modela.

Figure 6.17: Loss curves A(Lr > [,) and probabilities of exceeding losses in ¢ years P(Ly > [t years) for the
buildings AH, BH, AS in BS. The difference between the results of the stochastic and deterministic model is
shown.

Preglednica 6.9: Verjetnosti prekorac¢itve S000€, 10000€ in 50000 € v 1 in 50 letih ter izgube, ki bodo z 2 % in

10 % verjetnostjo prekoracene v 50 letih za stohasti¢ne modele stavb AH, BH, AS in BS.

Table 6.9: The probabilities of exceeding 5000 €, 10000€ and 50000 € in 1 and 50 years, and the losses, which
will be exceeded in 50 years with 2 % and 10 % probability for the stochastic models of the buildings AH, BH,
AS and BS.
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Stavba AH Stavba AS Stavba BH Stavba BS
P(Ly> 5000€]1 leto) 0.55 0.99 0.97 1.46
P(L7> 5000€]50 let) 24 39 39 52
P(L7> 10000€|1 leto) 0.22 0.38 0.42 0.71
P(L7> 10000€|50 let) 10 17 19 30
P(L7> 50000€|1 leto) 0.028 0.083 0.056 0.170
P(L7> 50000€|50 let) 14 4.1 2.8 8.4
P()50 let)=2 % > [, (€) 26400 210000 590000 590000
P ()50 1et) =10 % > [, (€) 10200 15200 16600 31700
min A (Ly> 1) = P(DS > DS4|1 leto) 0.00028 0.00083 0.00042 0.00170

6.7 Obcutljivostna analiza

Doslej smo prikazovali rezultate metodologije za oceno potresnega tveganja, v katerih smo modelne
negotovosti upostevali preko stohasticnega modela stavbe oziroma z ve¢jim S$tevilom variant
konstrukcijskih modelov z razlicnimi kombinacijami modelnih parametrov. Zanimalo pa nas je tudi,
kateri od modelnih parametrov imajo najvecji vpliv na rezultate, zato smo naredili obcutljivostno
analizo, v kateri smo ovrednotili vpliv posameznih parametrov. Naredili smo dodatnih 26 variant
konstrukcijskih modelov, v katerih smo spreminjali vrednosti 13 vhodnih modelnih parametrov. V
vsaki varianti smo upostevali 16-ti oziroma 84-ti kvantil enega izmed parametrov, ostale pa smo
upostevali z njihovimi nominalnimi vrednostmi. Obcutljivostno Studijo smo izvedli za stavbo BH,
predpostavili pa smo, da so horizontalne sile v potisni analizi razporejene sorazmerno z masami v
smeri +X.

V preglednici 6.10 so za vseh 26 variant modelov v prvih stolpcih izpisane nominalne vrednosti
parametra, ki smo ga pri posamezni varianti odklonili, ter tudi vrednosti 16-tega in 84-tega kvantila
negotovih vhodnih parametrov. V nadaljevanju so za vsakega izmed 26 variant prikazani glavni
rezultati potisnih analiz, s katerimi zajamemo globalno obnaSanje konstrukcije (F), d, Fax, drmaxs dnes
T" in T) ter pomembni rezultati inkrementalnih dinami¢nih analiz na poenostavljenih SDOF modelih
konstrukcije (pgapsi r, Posir, PEaAps2rs Ppsar PEAps3 ks Ppsirs PLaApsars Posar )- V preglednici 6.11 so
poleg splos$nih lastnosti vseh modelov zbrani Se rezultati ocene potresnega tveganja izrazenega z
razli¢nimi metrikami. Prikazujemo vpliv negotovosti na verjetnost prekoracitve mejnega stanja DSi v
enem letu P(DS>DSi|lleto) ter na pricakovane izgube zaradi poskodb zidov, dimnika, zatrepnega zidu,
stropov in ostalith komponent obcutljivih na pospeSek E(Lglpga = 0.25 g), torej v ranljivostnih
skupinah fg =1, 4, 5, 6, 9 pri pogoju, da pride do potresa z intenziteto 0.25 g. Dodatno smo preverili Se
vpliv parametrov na celotno izgubo brez upostevanja porusitve E(L7yc|PGA), na pri¢akovano letno
izgubo EAL, na izracunani verjetnosti, da bodo celotne izgube v 50 letih prekoracile 5000 € oziroma
10000 € ter konc¢no Se vpliv modelnih parametrov na izgube L7 za katere obstajata 2 % oziroma 10 %
verjetnost prekoracitve v 50 letih .
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Preglednica 6.10: Mediana, 16-ti in 84-ti kvantil negotovih vhodnih modelnih parametrov in njihov vpliv na rezultate potisnih in SDOF-IDA analiz.

Table 6.10: The median, 16™ and 84" percentiles of the uncertain modeling parameters and their effect on the pushover and SDOF-IDA results.

SPLOSNO POTISNA ANALIZA IN IDEALIZACIJA SDOF-IDA
> . F, d Fonax AFmax dnc T . T a P8Aapsar PLAps3 r P8Aps4r

XX Kandl S em @) @m lem O ) | e P e g e Tt Bosua
E 5000 84 6250 3679 0.59 3921 1.35 1.88 0.196 0.175 0.30 0.22 0.53 0.19 0.61 0.18 0.65 0.19
(MPa) 16 3750 3651 0.66 3893 1.45 1.97 0.207 0.188 0.31 0.25 0.53 0.20 0.61 0.17 0.64 0.20
G 500 84 625 3772 0.57 4017 1.35 1.87 0.189 0.167 0.31 0.21 0.56 0.19 0.63 0.18 0.67 0.19
(MPa) 16 375 3474 0.66 3720 1.40 1.92 0.214 0.200 0.28 0.25 0.49 0.21 0.56 0.17 0.57 0.20
y 84 154 3734 0.62 3986 1.40 1.92 0.202 0.183 0.30 0.23 0.52 0.20 0.60 0.18 0.64 0.20
(kN/m3) 14 16 12.6 3612 0.62 3848 1.40 1.93 0.199 0.177 0.31 0.22 0.54 0.19 0.62 0.18 0.65 0.20
f. 5 84 6 3674 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.62 0.19
(MPa) 16 4 3674 0.62 3917 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.17 0.64 0.19
O, 0.41 84 0.64 3942 0.75 4216 1.90 2.71 0.213 0.180 0.33 0.24 0.62 0.19 0.71 0.17 0.72 0.19
(%) ’ 16 0.18 2951 0.40 3137 0.90 0.93 0.181 0.180 0.24 0.20 0.42 0.19 0.42 0.18 0.47 0.20
§f 072 84 1.06 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.67 0.20
(%) ’ 16 0.38 3675 0.62 3918 1.40 1.82 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.59 0.19 0.60 0.20
P 0.4 84 0.48 3975 0.67 4243 1.90 2.03 0.201 0.180 0.33 0.23 0.63 0.19 0.65 0.17 0.69 0.20
16 0.32 3394 0.58 3621 1.30 1.81 0.203 0.180 0.28 0.24 0.48 0.20 0.56 0.18 0.58 0.19
Ge 7 84 8.5 3597 0.61 3851 1.40 1.92 0.200 0.180 0.30 0.23 0.52 0.19 0.60 0.18 0.61 0.19
16 5.5 3733 0.62 3961 1.35 1.87 0.199 0.180 0.31 0.22 0.53 0.20 0.61 0.18 0.65 0.19
5 03 84 0.35 3672 0.62 3916 1.40 1.92 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
16 0.25 3674 0.62 3920 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
o 02 84 0.26 4086 0.74 4337 2.05 2.13 0.208 0.180 0.35 0.25 0.66 0.19 0.67 0.18 0.69 0.20
(MPa) ’ 16 0.14 3226 0.51 3481 1.25 1.70 0.194 0.180 0.26 0.22 0.47 0.19 0.54 0.18 0.56 0.19
84 0.03 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
x 0 16 -0.03 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
84 0.03 3655 0.60 3886 1.35 1.93 0.198 0.180 0.30 0.22 0.52 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
e 0 16 -0.03 3661 0.62 3906 1.41 1.93 0.201 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
: 0.05 84 0.07 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.34 0.21 0.57 0.18 0.64 0.17 0.69 0.18
16 0.03 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.26 0.27 0.48 0.22 0.56 0.19 0.60 0.22
Deterministi¢ni model 3673 0.62 3918 1.40 1.93 0.200 0.180 0.30 0.23 0.53 0.20 0.61 0.18 0.64 0.20
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Preglednica 6.11: Mediana, 16-ti in 84-ti kvantil negotovih vhodnih modelnih parametrov in njihov vpliv na oceno potresnega tveganja z razlicnimi metrikami.

Table 6.11: The median, 16™ and 84™ percentiles of the uncertain modelling parameters and their effect on the seismic risk assessment expressed with various metrics.

SPLOSNO VERJETNOST PREKORACITVE DS; E(Lync|PGA) | EAL P(Ly>1)

v % kvl | POS>  POS>  PDS>  POS> | Lyl Ll Ll Lgl Ll Elgad| EAL [PU>S000 P(L;>10000 Lr(2%  Lr(10%
DS1|1let) DS2|1let) DS3|llet) DS4|llet) | 0.25g 0.25g 0.25g 0.25g 0.25g 025g)| (€) €]|1let) €|1let) |50let) |50 let)
E 5000 84 6250 0.123 0.031 0.022 0.018 160 3232 1932 2907 4087 17030 322 0.7771 0.3358 43900 14500
(MPa) 16 3750 0.121 0.031 0.022 0.019 409 3232 1933 2911 4092 17397 329 0.7813 0.3472 44800 14800
G 500 84 625 0.111 0.027 0.020 0.017 276 3228 1932 2902 4079 17071 315 0.7897 0.3339 42900 14500
(MPa) 16 375 0.145 0.039 0.027 0.026 390 3184 1921 2846 3986 17435 362 0.7771 0.3404 46000 14700
y 14 84 154 0.125 0.033 0.022 0.019 326 3240 1934 2919 4105 17206 327 0.7813 0.3401 44200 14500
(kN/m3) 16 126 0.116 0.030 0.021 0.018 346 3236 1934 2915 4100 17201 320 0.7813 0.3372 43700 14600
£ 84 6 0.121 0.031 0.021 0.020 322 3236 1934 2915 4100 17163 334 0.7813 0.3401 44000 14500
(MPa) 16 4 0.121 0.031 0.021 0.019 350 3236 1934 2915 4100 17282 328 0.7813 0.3430 44200 14600
d, 0.41 84 0.64 0.098 0.021 0.014 0.014 557 3266 1941 2956 4166 17856 305 0.7952 0.3513 45200 15000
(%) 16 0.18 0.211 0.057 0.055 0.042 179 3131 1909 2780 3879 16100 446 0.7436 0.3210 43000 13500
dy 072 84 1.06 0.121 0.031 0.021 0.017 322 3236 1934 2915 4100 17163 317 0.7813 0.3401 44000 14500
(%) 16  0.38 0.121 0.031 0.024 0.022 337 3236 1934 2915 4100 17214 345 0.7813 0.3401 44100 14600
84 0.48 0.100 0.019 0.018 0.016 361 3270 1941 2959 4172 17486 311 0.7939 0.3496 44100 14800
’ 04 16 0.32 0.143 0.039 0.026 0.024 330 3202 1926 2870 4026 17180 356 0.7729 0.3416 45000 14500
Ge 7 84 8.5 0.126 0.032 0.022 0.021 318 3228 1932 2904 4081 17146 338 0.7813 0.3387 44200 14500
16 5.5 0.117 0.031 0.021 0.018 354 3245 1936 2927 4119 17249 323 0.7813 0.3385 43900 14600
5 03 84 0.35 0.121 0.031 0.021 0.018 337 3236 1934 2915 4100 17212 324 0.7813 0.3401 44100 14600
16 0.25 0.121 0.031 0.021 0.018 337 3236 1934 2915 4100 17228 324 0.7813 0.3401 44100 14600
fro 0.2 84 0.26 0.092 0.017 0.017 0.015 358 3283 1944 2974 4196 17674 312 0.7939 0.3496 44400 15000
(MPa) 16 0.14 0.166 0.041 0.029 0.027 168 3180 1920 2840 3976 16717 365 0.7687 0.3288 45600 14100
84 0.03 0.121 0.031 0.021 0.018 337 3236 1934 2915 4100 17213 324 0.7813 0.3401 44100 14600
x 0 16 -0.03 0.121 0.031 0.021 0.018 337 3236 1934 2915 4100 17213 324 0.7813 0.3401 44100 14600
84  0.03 0.124 0.032 0.021 0.018 331 3236 1934 2914 4097 17167 324 0.7813 0.3356 44000 14500
e 0 16 -0.03 0.121 0.031 0.021 0.018 343 3236 1934 2915 4100 17234 325 0.7813 0.3401 44200 14600
: 0.05 84 0.07 0.093 0.025 0.019 0.015 185 3262 1940 2951 4159 17009 307 0.7855 0.3327 43000 14400
16 0.03 0.178 0.041 0.027 0.023 337 3154 1915 2809 3926 17580 350 0.7965 0.3499 45900 14900
Deterministi¢ni model 0.121 0.031 0.021 0.018 337 3236 1934 2915 4100 17213 324 0.7813 0.3401 44100 14600
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Obcutljivost posameznih rezultatov na variacije izbranih negotovih vhodnih parametrov smo ocenili z
indeksom obcutljivosti J,, ki je dolocen z enacbo 3.15, predstavlja pa relativno spremembo rezultata
variante modela z odklonjeno vrednostjo izbranega vhodnega parametra glede na rezultat osnovnega
modela konstrukcije. Obcutljivost rezultatov na variacije posameznih vhodnih parametrov je grafi¢no
prikazana na slikah 6.18 in 6.19 v obliki stolp¢nih diagramov z vodoravnimi stolpci, ki za vsako
variacijo vhodne slucajne spremenljivke (16-ti in 84-ti kvantil) prikazujejo variacijo rezultatov.
Vodoravni stolpci so razporejeni v padajocem vrstnem redu glede na velikost variacij rezultatov, kar
jim daje znacilno obliko, ki spominja na tornade, zato jih imenujemo tudi tornado diagrami (npr.
Porter et al., 2002). Taksni diagrami se pogosto uporabljajo v ob¢utljivostnih Studijah.

Najprej si poglejmo kako negotovi vhodni parametri vplivajo na rezultate potisne analize in trilinearne
idealizacije (slika 6.18a-g). Izkaze se, da imajo na nosilnost konstrukcije, v kateri prevladuje strizno
obnasanje, najvecji vpliv parametra f,, ter u, s katerima je strizna nosilnost dolocena, ter parameter Jj,
ki ima najvecji vpliv na plasticni mehanizem. Ta parameter ima pri¢akovano tudi najvecji vpliv na
karakteristi¢ne pomike konstrukcije d, in dpgu., ki so v veliki meri odvisni od plastiénega mehanizma.
ODb upostevanju 16-tega kvantila mejnega striznega zasuka J; se je namre¢ zmanjs$al pomik pri mejnem
stanju blizu porusitve dyc za 50 %. Izkazalo se je, da imajo ostali parametri na nosilnosti in
deformacijsko kapaciteto majhen (E, G, J;, Gc) ali pa celo zanemarljiv vpliv (B, f., J). Na izraCunan
elasti¢ni nihajni Cas konstrukcije 7 imata vpliv samo elasti¢ni in strizni modul £ in G, ki dolocata
togost konstrukcije, ter specificna teza materiala y, ki ima vpliv na maso konstrukcije. Na nihajni Cas
ekvivalentnega modela 7", ki je doloten na podlagi rezultatov potisne analize in pripadajode
idealizacije, pa vplivajo tudi drugi parametri, ki imajo vpliv na nosilnost in deformacijsko kapaciteto
konstrukcije. Po pricakovanjih na rezultate potisne analize konstrukcije v smeri +X nimata nobenega
vpliva parametra (ey, &).

Drugi sklop rezultatov izhaja iz inkrementalne dinami¢ne analize na sistemu z eno prostostno stopnjo
(slika 6.18h-0). Spremljali pa smo vpliv na mediane in disperzije kapacitet konstrukcije v smislu
pospeskov pri mejnih stanjih DS1-DS4 (pgapsir, fpsir), ki smo jih za vsako varianto modela dolocili
na podlagi obravnavanih 30 akcelerogramov (glej poglavje 5.6). Izkaze se, da imajo na mediane
kapacitet ponovno najvecji vpliv parametri, ki so vplivali tudi na rezultate potisne analize (J;, f,, 1),
pridruzi pa se jim tudi delez kriticnega duSenja £ Ta ima tudi prevladujo¢ vpliv na disperzijo
pospeskov pri vsakem od mejnih stanj. Zanimivo je, da imata nekaj vpliva na rezultate tudi strizni in
elasti¢ni modul, ki imata mo&an vpliv na togost konstrukcije in nihajni ¢as 7". Odklon negotovih
vhodnih parametrov za eno standardno deviacijo od nominalnih vrednosti povzro¢i spremembe v
medianah kapacitet do 25 %, pri disperzijah pa do priblizno 15 %.

Tretji sklop rezultatov se nanaSa na verjetnost prekoracitve mejnih stanj DS1-DS4 oziroma krivulje
ranljivosti objekta (slika 6.19a-d). Tu se je pokazalo, da imajo negotovi modelni parametri izjemno
velik vpliv na rezultate, npr. pri mejnem stanju DS3 je izra¢unana verjetnost zaradi odklona mejnega
zasuka J; za veC kot 100 % drugacna kot pri nominalni vrednosti parametra J,. Velik vpliv na te
rezultate imata tudi x4 in f,, zaradi njunega pomembnega vpliva na nosilnost, ter delez kriticnega
dusenja &, vpliv ostalih parametrov pa je bistveno manjsi.
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Slika 6.18: Tornado diagrami prikazujejo vpliv vhodnih modelnih parametrov stavbe BH-M-(+X) na razli¢ne
rezultate, dobljene s potisno analizo in inkrementalno dinami¢no analizo na modelu SDOF.

Figure 6.18: The tornado diagrams presenting the effect of input modelling parameters of the building BH-M-
(+X) on the various results of the pushover and the incremental dynamic analysis of the equivalent SDOF model.
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Slika 6.19: Tornado diagrami prikazujejo vpliv vhodnih modelnih parametrov stavbe BH-M-(+X) na razli¢ne
mere za oceno potresnega tveganja zidanih konstrukcij.

Figure 6.19: The tornado diagrams presenting the effect of input modelling parameters of the building stavbe
BH-M-(+X) on the various measures for the seismic risk assessment
Doslej je bil vpliv modelnih parametrov na rezultate ¢edalje vecji, pri rezultatih, ki se nanaSajo na

izgube, pa se izkaZe, da nanje poleg krivulj ranljivosti pomembno vplivajo tudi drugi vhodni podatki,
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na katere smo opozorili v poglavjih 5 in 6: funkcije ranljivosti, funkcije izgub, krivulja potresne
nevarnosti, razmerje med nadomestno vrednostjo objekta in pricakovano izgubo brez upostevanja
porusitve, itd. Izkaze se, da njihov vpliv pri izgubah v primerjavi z modelnimi negotovostmi prevlada.
Obcutljivostna Studija je pokazala, da je vpliv modelnih negotovosti na izgube pri potresu z intenziteto
pga = 0.25 g v ranljivostnih skupinah dimnika, zatrepnega zidu, spuscenih stropov in ostalih
komponent, ki so obc¢utljive na pospeske (fg =4, 5, 6, 9 - slika 6.19f-1), zelo majhen (manjsi od 5 %).
To se zgodi, ker so parametri potresnih zahtev odvisni predvsem od intenzitete potresa pga, pri
poenostavljenem nacinu dolocitve pa so skoraj neodvisni od vhodnih modelnih parametrov (enacbi
4.41 in 4.42). Precej vecji je vpliv modelnih negotovosti na pricakovane izgube v zidovih (slika
6.19¢), vendar je bila pri pga = 0.25 g, absolutna vrednost teh izgub zelo majhna (med 180 € in 560 €).
Vpliv negotovih modelnih parametrov na celotno pri¢akovano izgubo pri intenziteti pga = 0.25 g je
manjsi od 7 %, najvecji vpliv pa sta ponovno imela parametra J; in f,.

Podobno velja tudi za zadnji sklop rezultatov, ki se nanasajo na ocenjene krivulje izgub in pricakovano
letno izgubo EAL. Ugotovljeno je bilo, da imajo na ti koli¢ini najvecji vpliv meje integracije ter
predpostavljena krivulja potresne nevarnosti, to pa se je potrdilo tudi v obc¢utljivostni analizi (slika
6.19 k-0). Odkloni v negotovih modelnih parametrih niso povzroCili vecjih razlik v izra¢unanih
verjetnostih, da bodo celotne izgube v 50 letih prekoracile 5000 € oziroma 10000 € ter pri ocenjenih
izgubah za katere obstajata 2 % oziroma 10 % verjetnost prekoracitve v 50 letih.
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7  ZAKLJUCKI

Razvili smo metodologijo za oceno potresnega tveganja zidanih stavb v smislu verjetnosti
prekoracitve izbranih mejnih stanj oziroma ekonomskih izgub. Pri tem smo se oprli na metodologijo
PEER, ki smo jo nekoliko predelali, opozorili pa smo tudi na nekatere njene pomanjkljivosti in
omejitve. Vse rezultate smo raz¢lenili na razlicne nacine in jih podrobno analizirali z namenom, da bi
olajsali razumevanje metodologije za oceno potresnega tveganja vsem, ki se z njo srecujejo prvic. V
racunu smo eksplicitno upostevali nekatere modelne negotovosti in negotovosti v potresni obtezbi ter
pokazali njihov vpliv na rezultate. Z eksperimentom smo preverili ali je mogoc¢e z merjenjem nihajnih
Casov preko ambientnih in vsiljenih vibracij zmanjSati vpliv negotovosti na oceno obnaSanja
konstrukcije z nelinearno analizo. V nadaljevanju podajamo najpomembnejSe ugotovitve razdeljene v
stiri sklope, izvirne znanstvene prispevke in predloge za nadaljnje raziskave.

7.1 Glavne ugotovitve disertacije

ZmanjSevanje negotovosti z uporabo nedestruktivnih eksperimentalnih tehnik

Preverili smo ali lahko z meritvami ambientnih in vsiljenih vibracij ter z bolj to¢no dolocitvijo
nihajnih Casov stavb zmanjSamo vpliv negotovosti na oceno obnaSanja konstrukcije z nelinearno
analizo. Ugotovljeno je bilo, da so razlike v povpre¢nih vrednostih in pripadajo¢ih koeficientih
variacije lastnih frekvenc ocenjenih na podlagi ambientnih oziroma vsiljenih vibracij zelo majhne, zato
je mozno za zanesljivo doloCitev nihajnih ¢asov uporabiti oba nacina merjenja vibracij. Kljub temu je
verjetno ucinkoviteje in cenovno ugodneje uporabiti ambientne vibracije, saj se tako izognemo
uporabi dodatne opreme za vsiljevanje vibracij. [zmerjene nihajne case smo primerjali tudi z nihajnimi
¢asi, dolo¢enimi na podlagi pribliznih empiri¢nih ena¢b za dolocanje nihajnih ¢asov konstrukcije.
Izkazalo se je, da dobimo z razli¢nimi enacbami precej razlicne vrednosti nihajnih ¢asov, ki lahko v
primeru konkretnih stavb precej odstopajo od dejanskih, zato imajo tak$ni empiri¢ni izrazi omejeno
uporabnost in omogocajo le izra¢un informativne vrednosti nihajnih Casov. Za natancnejSo dolocitev
nihajnih Casov, na podlagi katerih lahko kalibriramo matemati¢ne modele konstrukcij, se meritvam
lastnih frekvenc Zal ne moremo izogniti. Nihajne ¢ase smo dolocili z dvema metodama: PP in HVSR.
Kljub temu, da je metoda HVSR zelo pogosto uporabljena za ta namen, smo z linearno dinami¢no
analizo konstrukcije dokazali, da v dolocenih primerih daje pristranske rezultate, zato jo je potrebno
uporabljati pazljivo. To se zgodi v primeru, ko so lastne frekvence konstrukcije, temeljnih tal ali
stropnih konstrukcij v vertikalni smeri podobne lastnim frekvencam konstrukcije v horizontalni smeri.

Eksperimentalno doloceni nihajni ¢asi so bili osnova za kalibracijo matematicnega modela obstojece
zidane konstrukcije iz Ljubljane, za katero je bila narejena ocena obnasanja s poenostavljeno
nelinearno metodo N2. Po pricakovanjih smo ugotovili, da stavba iz polnih zidakov iz 30-tih let
prejSnjega stoletja ne ustreza varnostnim zahtevam dana$njih standardov. Vseeno smo zeleli preveriti
vpliv nepoznavanja dejanskega nihajnega Casa konstrukcije na oceno obnaSanja konstrukcije, saj
obstaja velika verjetnost, da bi drugi inzenirji v takSnem primeru izbrali druga¢ne vrednosti vhodnih
parametrov. Naredili smo preprosto parametri¢no Studijo, v kateri je bilo ugotovljeno, da se je mogoce
z napacno izbiro vhodnih parametrov tudi za 40 % zmotiti pri oceni nihajnega Casa, Se huje pa je, da
lahko tako podcenimo oziroma $e slabse, precenimo pospesek pgayc, ki v konstrukciji povzro¢i mejno
stanje blizu porusitve. Rezultati parametri¢ne Studije so namre¢ pokazali, da se lahko pospesek pganc
za obravnavano stavbo giblje med 0.12 g in 0.20 g, kar je 30 % manj oziroma 18 % ve¢ kot v primeru
kalibriranega modela. V kolikor model konstrukcije kalibriramo glede na njen nihajni cas, ki je
dolocen eksperimentalno, se kljub razliénim kombinacijam elasticnega in striznega modula ter
specificne teze zidovja, ocenjeni pospeski pgayc med seboj prakticno ne razlikujejo. Poleg tega sta
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nihajna ¢asa konstrukcije in poenostavljenega SDOF modela skoraj popolno korelirana, kar $e dodatno
dokazuje, da s preprosto kalibracijo modela lahko poveamo zanesljivost ocene obnaSanja
konstrukcije, tudi ko pri tem uporabljamo nelinearne metode analize. Pokazalo se je tudi, da so imeli
vhodni parametri najvecji vpliv na elasti¢ni nihajni ¢as, nihajni ¢as sistema z eno prostostno stopnjo
ter tudi na pomik na meji elasticnosti in duktilnost konstrukcije, njihov vpliv na pomik pri mejnem
stanju blizu porusitve, ki je najbolj odvisen od plasticnega mehanizma, ter na nosilnost konstrukcije pa
je bil precej majhen. Posledi¢no je bil vpliv vhodnih parametrov na pospesek pgayc, ki je odvisna od
vseh globalnih parametrov, nekje v sredini, torej vecji kot na nosilnost in manjsi kot na nihajni Cas.
Najvedji vpliv na omenjene rezultate je imelo hkratno spreminjanje elasticnega in striznega modula £
in G, nekoliko manjsi je bil vpliv zaradi spreminjanja razmerja G/E, najmanj$i vpliv na rezultate pa so
imele negotovosti v specifi¢ni tezi zidovja. Zanimivo je, da v konkretnem primeru obstojeCe zidane
stavbe iz Ljubljane trdnostni parametri niso imeli velikega vpliva na omenjene rezultate. Ocenjujemo,
da predstavlja merjenje ambientnih vibracij za dolocitev nihajnega Casa cenovno precej ugoden nacin
zmanj$evanja negotovosti, Se posebno ko destruktivne metode za preiskavo materialnih karakteristik
na objektu niso mogoce oziroma niso dovoljene v zadostni meri.

Metodologija za oceno potresnega tveganja zidanih stavb na osnovi metodologije PEER
Obstojeca metodologija PEER, ki je bila pred kratkim posodobljena (ATC, 2012a) ima po nasem
mnenju kar nekaj pomanjkljivosti. Ocenjujemo, da je glavna pomanjkljivost simulacija potresnih
zahtev, saj metodologija PEER predvideva upostevanje le majhnega Stevila intenzitet potresa (8) in
akcelerogramov (7). Na podlagi teh vrednosti se potem pri vsaki intenziteti doloCi parametra
porazdelitvene funkcije, obi¢ajno lognormalne, s katerima dolo¢imo pri¢akovane vrednosti parametrov
potresnih zahtev in njihovo disperzijo zaradi negotovosti v potresni obtezbi. Ce Zelimo upostevati e
modelne negotovosti, lahko to storimo z enostavnim povecanjem disperzije parametrov potresne
odpornosti. Ti podatki so nato osnova za dolocitev poskodovanosti in izgub, ki pa zal ne temeljijo na
dejanskih poskodbah v konstrukciji, temve¢ na »kockanju« npr. z metodo Monte Carlo, v katerem po
izbranem logaritmu za veliko simulacij najprej dolo¢imo potresne zahteve v vseh komponentah, nato
pa na podlagi funkcij ranljivosti in izgub Se njihovo poskodovanost in izgube. Na ta nacin so sicer
negotovosti upostevane, vendar se pojavi vprasanje ali je takSen nacin najboljsi. Zato smo v naSem
postopku predlagali eksplicitno upostevanje poSkodovanosti in izgub na podlagi simulacij, v katerih
vsi rezultati temeljijo direktno na analizi obnasanja konstrukcije, tako pa je mogoce tudi eksplicitno
upostevati vse negotovosti v vseh korakih analize. Druga pomanjkljivost, ki je skupna metodologiji
PEER in tudi nasemu postopku, so funkcije ranljivosti, ki imajo velik vpliv predvsem na izracunane
izgube. Kljub temu, da so metodologijo za oceno potresnega tveganja ze veCkrat nadgradili in veliko
pozornosti namenili tudi funkcijam ranljivosti, se je pokazalo, da za dolocene komponente obstojece
funkcije ranljivosti Se vedno niso primerne in bi jim morali nameniti e ve¢ pozornosti pri nadaljnjih
raziskavah. Najbolj ociten primer so funkcije ranljivosti oken, ki se poskodujejo Sele pri (pre)velikih
vrednostih etaznih zasukov, kar lahko privede do absurdne situacije, ko tudi pri stavbah s stekleno
fasado okna k izgubam ne prinesejo skoraj ni¢ (Bradley, 2009).

Resitev, s katero bi lahko delno resili zgoraj omenjeni problem, bi bila v upostevanju korelacije izgub
in poSkodovanosti med razlicnimi komponentami. Tako bi lahko ob porusitvi dolocene stene
upostevali tudi hkratno porusitev sosednjih oken in drugih komponent. V metodologiji PEER je sicer
mogoCe upostevati korelacije med poskodovanostjo vseh parov komponent in tudi korelacije v
izgubah, vendar je vse to na nivoju »kockanja«. V naSem postopku je s primernim informacijskim
modelom stavbe mogoce direktno uposStevati vse omenjene korelacije, saj v vsakem koraku
spremljamo poskodovanosti in izgube vseh komponent v vseh simulacijah. V zacetni fazi razvoja nase
izboljSane verzije metodologije za oceno potresnega tveganja tega Se nismo storili, vendar bo v
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nadaljnjih raziskavah mogoc¢e upostevati tudi to. Zaradi vseh omenjenih lastnosti je na$ postopek
primernej$i tudi za raziskovalno delo, saj v njem skoraj ni potrebno uporabljati razli¢nih predpostavk o
porazdelitvah in prenosu negotovosti po posameznih korakih metodologije. Predlagana metodologija
predstavlja odlicno izhodis¢e tudi za razvoj poenostavljenih metod, ki bodo neko¢ uporabne tudi za
gradbeno prakso, saj lahko vrednotimo kateri vhodni parametri imajo bistven vpliv na rezultate.

Ocena potresnega tveganja zidanih stavb brez uposStevanja modelnih negotovosti

Metodologijo za oceno potresnega tveganja smo implementirali na Stirih stavbah, od katerih sta bila
dve poslovni, dve pa stanovanjski, dva od objektov sta bila zgrajena iz opecnih votlakov, dva pa iz
polne opeke, ki je predstavljala starejSi in Sibkej$i material. V nadaljevanju nizamo ugotovitve v
katerih logi¢no sledimo vmesnim rezultatom vse od potisnih analiz do ocene izgub, najprej pa se
osredoto¢imo na deterministi¢éni model konstrukcije.

Izkazalo se je, da imajo zelo velik vpliv na rezultate potisnih in tudi inkrementalnih dinami¢nih analiz
razlicni plasticni mehanizmi, ki se formirajo v odvisnosti od smeri obtezbe in razporeditve
horizontalnih sil po vi$ini. V ve€ini primerov so zidane stavbe odpovedale zaradi nastanka plasticnega
mehanizma mehke pritlicne etaze, v kateri se je vecina zidov porusila strizno. V nekaterih primerih pa
se je zaradi kombinacije materialnih karakteristik, geometrije in obtezbe pojavilo tudi upogibno
obnasanje elementov, kar je spremenilo obliko potisne krivulje in njene idealizacije. Najbolj
ekstremen primer se je zgodil pri stanovanjski stavbi iz slabSega materiala, kjer so bile horizontalne
sile po visini razporejene enakomerno, saj je sprememba smeri +X in —X tako spremenila plasti¢ni
mehanizem, da sta se ob identi¢nih ostalih parametrih mediani kapacitet konstrukcije dolocenih z
inkrementalno dinami¢no analizo razlikovali za 100 %. TakSne spremembe niso intuitivne in jih je
zelo tezko, ¢e ne celo nemogoce, napovedati vnaprej, zato je potrebno narediti analizo veliko
primerov, da se takSne posebnosti odkrijejo. Pri vseh stavbah smo dolocili tudi koeficient potresne
odpornosti, ki je definiran z razmerjem med nosilnostjo konstrukcije in njeno tezo F,,../W. Pri obeh
stavbah iz opecnih votlakov se je to razmerje gibalo med 0.36 in 0.43, pri stavbah iz slabSega
materiala, torej zidovja iz polnih zidakov, pa je bilo to razmerje med 0.27 in 0.31. Precej visoke
vrednosti so posledica tega, da imajo vse obravnavane stavbe dobro zasnovo z velikim deleZzem sten v
tlorisu vsake etaze. To ne drzi za obstojeCo zidano stavbo iz Ljubljane, ki smo jo obravnavali pri
merjenju nihajnih ¢asov, v kateri je bilo razmerje F,,,/W zaradi premajhnega Stevila nosilnih sten v
smeri X zgolj 0.14. Kljub dobri zasnovi in visokim vrednostim koeficienta potresne odpornosti pri
vseh hipoteti¢nih stavbah, se je izkazalo, da konstrukcije ne ustrezajo varnostnim zahtevam standarda
Evrokod 8, ki za obstojeCe zidane objekte zahteva enako stopnjo varnosti kot za nove
armiranobetonske objekte. Taksne visoke zahteve so zelo problemati¢ne v realnih konstrukcijah, ki jih
obravnavajo gradbeni inZenirji v svoji vsakodnevni praksi, katerih zasnove in materiali so obicajno Se
slabsi, zato imajo inzenirji pri tak$nih objektih obilo tezav, kako jih utrditi do te mere, da bodo skladni
z zahtevami standarda. Velikokrat so pri tak$nih stavbah prisiljeni v obbetoniranje sten in izvedbo
dragih ukrepov, v€asih pa imajo pri tem zvezane roke, saj Zavod za varstvo kulturne dedis¢ine ne
dovoli vecjih posegov v zavarovane stavbe. Potrebno bi bilo razmisliti o druga¢ni obravnavi starejsih
objektov, npr. z vnaprejs$njo dolocitvijo stopnje sprejemljivega potresnega tveganja.

Pri vseh objektih se je pokazala velika ukrivljenost krivulj SDOF-IDA, ki je znacilna za stavbe z
nizkim nihajnim &asom (7" < T¢). Tak$na oblika ima velik vpliv tudi na porusno kapaciteto
konstrukcije, saj po zaCetnem linearnem poveCevanju potresnih zahtev obicajno sledi obmocje, ko
potresne zahteve zelo hitro naras$¢ajo z naras¢anjem intenzitete, krivulje SDOF-IDA pa hitro postanejo
vodoravne. Poleg majhnih nihajnih ¢asov in tolerance izra¢una imata na taksno obliko krivulj SDOF-
IDA velik vpliv tudi nacin idealizacije potisnih krivulj in nastanek plasticnih mehanizmov, pri katerih
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hkrati odpove ve¢ elementov, kar povzro€i zelo strm upad preéne sile v potisnih krivuljah. Velikostni
redi median pospeskov, ki v kriticnih analizah za deterministicna modela stavb iz opecnih votlakov
povzrocijo nastanek mejnih stanj majhnih, srednjih in velikih poskodb ter porusitve so 0.20 g, 0.45 g,
0.55 g in 0.60 g. V primeru slabSega materiala, torej zidovja iz polne opeke, je do omenjenih mejnih
stanj poskodovanosti prislo pri precej nizjih intenzitetah, vrednosti median pospeskov pa so se pri
obeh stavbah med seboj bolj razlikovale. Zanimivo je, da so bile standardne deviacije naravnih
logaritmov pospeskov oziroma disperzije pospeskov z upostevanjem negotovosti v potresni obtezbi pri
razlicnih mejnih stanjih med seboj zelo podobne (fps;xr = 0.20) in skoraj neodvisne od stavbe in
izbranega mejnega stanja. Znacilnega naras¢anja disperzij pospeskov fpsir, z narascanjem
poskodovanosti ni bilo, po drugi strani pa se je jasno pokazalo narascanje disperzij pomikov z
naras¢anjem intenzitete, ¢e smo uporabili metodo na osnovi pomikov. Kot re¢eno je pri slabsem
materialu prislo do precej nizjih vrednosti median kapacitet, kar ima vpliv na krivulje ranljivosti
stavbe pri razli¢nih mejnih stanjih, posledi¢éno pa se poveca tudi verjetnost prekoracitve izbranega
mejnega stanja, ki je dolocena na podlagi krivulje ranljivosti in krivulje potresne nevarnosti. Razlike v
potresnem tveganju zaradi vpliva starosti materiala, izrazenem z verjetnostjo prekoracitve mejnega
stanja, so lahko izjemno velike, saj se lahko v doloc¢enih primerih pri slabSem materialu povecajo tudi
za faktor 5, vse pa zavisi od stavbe, izbrane kombinacije parametrov potisne analize in mejnega stanja.
Absolutno gledano gre sicer za precej majhne verjetnosti prekoracitve mejnih stanj v enem letu, npr.
pri stavbah iz ope¢nih votlakov so bile verjetnosti prekoracitve mejnih stanj majhnih poskodb (DS1)
oziroma porusitve (DS4) v enem letu velikostnega reda 0.3 % oziroma 0.05 %. Kljub temu so bile
izraCunane letne verjetnosti prekoracitve mejnih stanj ve¢je od sprejemljivih, ki smo jih privzeli na
podlagi pregleda literature in sta za mejni stanji uporabnosti oziroma nosilnosti znasali 0.2 % oziroma
0.002 %. Raz€lenitev rezultatov je pokazala, da k verjetnosti prekoracitve mejnih stanj, najvec
prinesejo tiste intenzitete, pri katerih v nekaterih simulacijah Ze pride do izbranega mejnega stanja pa
vse do mediane pospeskov pri tem mejnem stanju, pri visjih intenzitetah pa njihov vpliv upada zaradi
hitrega upadanja krivulje potresne nevarnosti in posledicno zaradi zelo majhnih verjetnosti, da bo do
potresov s tako visokimi intenzitetami sploh prislo.

Dolo¢ili smo tudi ve¢ mer za vrednotenje ekonomskih izgub. Nekatere so bile pogojne, saj so bile
odvisne od intenzitet potresov (npr. E(LrnclIM), E(L7IM) in P(LIM)), pri drugih merah pa smo
upostevali Se podatke o potresni nevarnosti in na ta nacin dolocili pricakovano letno izgubo (EAL),
verjetnost prekoracitve izbrane vrednosti izgube oziroma izgubo, ki v nekem ¢asovnem obdobju
nastopi z izbrano verjetnostjo prekoracitve. Konkretne vrednosti vseh mer za izgube si lahko bralec
ogleda v petem in Sestem poglavju, tukaj pa vseh rezultatov zaradi preglednosti ne prikazujemo.
Izkazalo se je, da k pricakovani celotni izgubi brez upoStevanja poruSitve pri izbrani intenziteti
E(LrnclIM) najve¢ doprinesejo konstrukcijski elementi, vendar njihov prispevek skoraj vedno
predstavlja manj kot polovico vseh stroskov popravil. To potrjuje dejstvo, da je potrebno pri oceni
izgub upostevati tudi nekonstrukcijske komponente, saj lahko sicer izgube moc¢no podcenimo. V
vecini primerov svoj delez (do 10 %) k celotni izgubi prinesejo tudi stropi, dimnik, stres$niki, zatrepni
zid in ostale komponente obcutljive na pospeske. Zaradi neprimernih funkcij ranljivosti pa je bil v nasi
analizi izgub prispevek oken in ostalih komponent obcutljivih na zasuk zanemarljiv, kar ne odraza
dobro dejanskega stanja stroSkov popravil, ki se zgodi ob realnih potresih. Delez prispevkov
posameznih komponent k celotni priCakovani izgubi brez upoStevanja porusitve se spreminja v
odvisnosti od intenzitete, najbolj pa na to vpliva izbrani parameter potresnih zahtev ter funkcije
ranljivosti in izgub, s katerimi je doloCeno tudi kdaj bo dosezena maksimalna vrednost izgub v vsaki
od komponent. Pri komponentah, v katerih je bil parameter potresnih zahtev maksimalni etazni
pospesek PFA, ki smo ga dolocili na poenostavljen nain, so izgube sprva nara$¢ale linearno in
sorazmerno z intenziteto potresa do maksimalnih vrednosti izgub pri neki komponenti.



Snoj, J. 2014. Ocena potresnega tveganja zidanih stavb. 215
Dokt. dis. Ljubljana, UL FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Dolo¢ili smo tudi pri¢akovane celotne izgube v odvisnosti od intenzitete E(L7IM), v katerih smo
upostevali moznost, da se stavba porusi in da jo je potrebno nadomestiti z novo. Pri majhnih
intenzitetah so bile pricakovane izgube E(L7IM) kar enake pricakovanim izgubam brez upostevanja
porusitve E(LzyclIM), takoj ko pa v krivulji ranljivosti objekta pride do prvih porusitev v simulacijah,
pa zacnejo hitro prevladovati stroski nadomestitve objekta E(Lrc|IM). To je v veliki meri tudi
posledica visokega razmerja med izgubami brez in tistimi z upoStevanjem porusitve objekta
E(L7 c|[IM)/E(LrnclIM). Kljub temu je potrebno dolociti tudi E(L7yc|IM), saj pri manjsih intenzitetah
potresov, ki se pogosteje pojavljajo, igrajo pomembno vlogo. Preverili smo tudi pogojne verjetnosti
P(LAIM), da bodo izgube prekoracile izbrane vrednosti (npr. 0.10L,,,) pri razli¢nih vrednostih
potresnih intenzitet. Izkazalo se je, da imajo tudi tu mocan vpliv krivulje ranljivosti stavbe. Izkazalo se
je, da pride do majhnih izgub v vseh simulacijah pri skoraj enakih intenzitetah, pri pogojnih
verjetnostih prekoracitve vecjih izgub pa je raztros v simulacijah vecji, zato so tudi krivulje pogojne
verjetnosti prekoracitve teh izgub manj strme. Drugi nacin pogleda na pogojno verjetnost prekoracitve
izgube je ob predpostavki fiksne vrednosti intenzitete potresa. Vec¢ja kot je izbrana intenziteta, vecji je
raztros moznih izgub, obenem pa se poveca tudi verjetnost, da bo prislo do porusitve konstrukcije, kar
avtomati¢no pomeni, da bodo pricakovane izgube enake nadomestitveni vrednosti objekta.

Zadnji dve meri za izgube, ki smo ju obravnavali, sta pricakovana letna izguba EAL in verjetnost
prekoracitve izgub, za njuno dolocitev pa je potrebno pogojne izgube/verjetnosti pri vseh intenzitetah
uteziti z verjetnostjo nastanka potresa s tak$no intenziteto, torej z diferencialom krivulje potresne
nevarnosti. Pri raz¢lenitvi rezultatov po intenzitetah se je nepriCakovano pokazal velik vpliv majhnih
intenzitet, kjer so izgube sicer izjemno majhne, vendar je verjetnost za pojav taksnih §ibkih potresov
tako velika, da potresi do intenzitete pga = 0.05 g k pricakovani letni izgubi prispevajo tudi do 25 %.
Zato smo uvedli spodnjo mejo intenzitete, do katere prispevka k pri¢akovani letni izgubi nismo
upostevali. Poleg uvedbe spodnje meje, bi bilo potrebno razmisliti tudi o morebitni korekciji funkcij
ranljivosti, zaradi katerih pride do izgub pri tako majhnih vrednostih intenzitete potresov. Zgornji
tezavi sta spet pomanjkljivosti obstojece metodologije, saj so pri tako majhnih intenzitetah k izgubam
prispevale samo nekonstrukcijske komponente, pri katerih je bil glavni parameter potresnih zahtev
maksimalni pospesek etaze. Zaradi pripadajocih funkcij ranljivosti in krivulje potresne nevarnosti je
matematicen izracun pokazal fenomen prevelike pomembnosti majhnih intenzitet, ki bi se pojavil tudi
pri drugih tipih stavb, ¢e bi izbrali takSne nekonstrukcijske komponente. Pricakovane letne izgube so
bile med 0.06 % in 0.11 % nadomestitvene vrednosti za stavbi iz ope¢nih votlakov, oziroma med 0.16
% do 0.20 % nadomestitvene vrednosti za stavbi iz slabSega materiala. Zaradi lazje primerjave
podajamo tudi vrednosti pri¢akovanih letnih izgub normiranih na 100 m* bruto tlorisne povrsine
objekta, ki so pri obeh stavbah iz ope¢nih votlakov znagale 49 €/100m’ in 71 €/100m?, pri stavbah iz
slabsega materiala pa priblizno 125 € /100m’. Najvedji vpliv na pri¢akovano letno izgubo so imele
torej izgube E(Lrncl[M) pri nizjih intenzitetah, zaradi velikega razmerja E(Lr c[IM)/E(L7yclIM) pa je
bil v doloCenih primerih velik tudi vpliv srednjih intenzitet, Se posebno pri stavbah iz slabSega
materiala, pri katerih je do porusSitev prihajalo pri nizjih potresnih intenzitetah (krivulje ranljivosti).
Zelo pomemben je tudi vpliv potresne nevarnosti, zato jo je potrebno ¢im bolje dolociti. Podobno velja
tudi za verjetnost prekoracitve izbranih izgub P(Ly > 1)), kjer je vpliv krivulje potresne nevarnosti Se
vecji, predvsem pri nizjih vrednostih izgub, ki v vseh simulacijah nastopijo pri zelo majhnih
vrednostih intenzitete. Poseben mejnik predstavljajo intenzitete potresa, pri kateri je pogojna
verjetnost prekoracitve izbrane izgube enaka P(Lr > [|IM = im) = 1, saj tedaj verjetnost prekoracitve
izgube postane enaka seStevku vrednosti diferencialov krivulje potresne nevarnosti po vseh
intenzitetah.
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Ocena potresnega tveganja zidanih stavb z upoStevanjem modelnih in aleatornih negotovosti

V petem poglavju smo ocenili potresno tveganje omenjenih stavb na deterministicnem modelu, v
Sestem poglavju pa smo dodatno raziskali tudi vpliv modelnih negotovosti. To smo storili na dva
nacina: preko realizacije stohasticnega modela in z obcutljivostno analizo. Stohasti¢ni model
konstrukcije smo realizirali s 30 konstrukcijskimi modeli, kombinacije vhodnih parametrov za vsakega
od njih pa smo dolocili z metodo LHS. Pri stratificiranem vzor¢enju z metodo LHS smo naleteli na
tezavo pri dolocitvi ciljne korelacijske matrike, saj v literaturi vlada pomanjkanje podatkov o
korelacijah med posameznimi vhodnimi parametri, kar bi bilo potrebno v prihodnosti bolje raziskati.
Na podlagi lastne podatkovne baze eksperimentalnih rezultatov na zidanih preizkuSancih smo uspeli
dolociti korelacijske koeficiente med nekaterimi materialnimi karakteristikami, za ostale korelacijske
koeficiente pa smo predpostavili, da so enaki 0. Vpliv posameznih vhodnih parametrov (E, G, y, f., f.o
05, 0 W, Ge, B, &, ex in ey) na vse rezultate ocene potresnega tveganja smo preverili z izvedbo
obcutljivostne Studije. Pri tem smo naredili dodatnih 26 konstrukcijskih modelov, v vsakem pa smo
odklonili en vhodni parameter za vrednost ene standardne deviacije v pozitivno oziroma negativno
smer glede na nominalno vrednost tega parametra v deterministicnem modelu.

Pokazalo se je, da imajo na rezultate potisnih analiz najvecji vpliv mejni zasuk elementa, ki povzroci
strizno porusitev d,, zacCetna strizna trdnost zidovja £,y in koeficient trenja u. Slednja parametra imata
pomemben vpliv na strizno nosilnost, ki je v vecini primerov dolocala obnasanje konstrukcije. Z
upostevanjem modelnih negotovosti se je Se bolj pokazal velik vpliv plasticnih mehanizmov na
rezultate potisnih analiz in posledi¢no na raztros deformacijskih kapacitet in nosilnosti konstrukcije.
Ovrednotili smo tudi vpliv modelnih negotovosti na rezultate idealizacije potisnih krivulj in pretvorbo
MDOF modelov v SDOF modele. Izkazalo se je, da je njihov vpliv na izra¢unani faktor transformacije
in maso SDOF modela majhen, nekoliko vecji pa je bil vpliv na nosilnost in deformacijsko kapaciteto
konstrukcije F,” in d,” ter na nihajni ¢as modela SDOF 7"

Velik je bil tudi vpliv modelnih negotovosti na nekatere izmed rezultatov inkrementalne dinamic¢ne
analize SDOF modela. Z upoStevanjem modelnih negotovosti se precej poveca celotna disperzija
pospeskov, ki povzro¢ijo izbrano globalno mejno stanje posSkodovanosti. Izkazalo se je, da je
prispevek disperzije pospeskov fps; v zaradi upostevanja modelnih negotovosti enakega velikostnega
reda kot prispevek disperzije pospeskov fps; r zaradi upostevanja negotovosti v potresni obtezbi, zato
menimo, da modelnih negotovosti ne gre kar enostavno zanemariti, temve¢ jih je potrebno upostevati
bodisi eksplicitno bodisi s povecanjem disperzije. Za razliko od fpsiz se je za Bpsiv izkazalo, da
naras$¢ajo s stopnjo poskodovanosti, vrednosti povprec¢nih disperzij za mejna stanja majhnih poskodb
DSI1, srednjih poskodb (DS2), velikih poskodb (DS3) in porusitve (DS4) pa so bile pri kriti¢nih
primerih za vse stavbe znotraj naslednjih intervalov: Sps; v € [0.14, 0.24], fps:v € [0.18, 0.34],
Possv € [0.20, 0.38], Ppssv € [0.18, 0.32]. Za primerjavo navajamo tudi intervale disperzij fps; x:
Ppsir € [0.23 0.23], PBpsar € [0.19, 0.22], PBpssr € [0.19, 0.24], Bpssr € [0.19, 0.28]. V splosnem
torej drzi, da se disperzije pospeskov z upostevanjem modelnih negotovosti povecajo, mediane
pospeskov, ki povzrocijo izbrano mejno stanje pa so bile pri stohasticnem modelu manjse, vecje ali
zelo podobne kot pri deterministiénem modelu, razlike v medianah pospeskov obeh modelov pa so
bile manjse od 15 %. Vnaprej je zelo tezko napovedati, ali bomo v analizi brez upostevanja modelnih
negotovosti na varni ali nevarni strani. Veliko simulacij nam je omogocilo raz¢lenitev rezultatov, s
¢imer je bilo mogoce hitro odkriti akcelerograme in kombinacije vhodnih parametrov, ki so najbolj
neugodni. Obcutljivostna analiza je pokazala, da imajo najvecji vpliv na mediane in disperzije
pospeskov pri vseh mejnih stanjih podobni parametri kot pri potisnih analizah: strizna porusitev Jy,
zacetna strizna trdnost zidovja £,y in koeficient trenja u, dodatno pa Se koeficient kriticnega dusenja ¢,
Ker je verjetnost prekoracitve mejnega stanja izracunana na podlagi krivulj ranljivosti, ki so definirane
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z mediano in disperzijo pospeskov pri razliénih mejnih stanjih, je posledicno mocno odvisna tudi od
modelnih negotovosti, veCinoma pa se zaradi njih verjetnosti prekoracitve mejnega stanja povecajo, v
nekaterih primerih celo za faktor 3. Verjetnost prekoracitve izbranega mejnega stanja je vecja tudi, ¢e
je stavba zgrajena iz slabSega materiala, v tem primeru pa je bilo poveCanje za stanovanjski in
poslovni objekt od 60 % do 500 %, odvisno od tega, katero kombinacijo parametrov potisne analize
smo analizirali.

Vpliv modelnih negotovosti na izgube je bil nepri¢akovano zelo majhen. Izkazalo se je, da na
pricakovane izgube brez upoStevanja porusitve E(Lrncl/I[M) najbolj vplivajo funkcije ranljivosti in
funkcije izgub. Najvecji delez k celotni izgubi so spet prispevali konstrukcijski elementi, vendar je ta
v nekaterih primerih predstavljal samo tretjino celotnih izgub, zato nekonstrukcijskih elementov ne gre
zanemariti. Modelne negotovosti skoraj niso imele vpliva na povprecne vrednosti izgub, vseeno pa so
se zaradi njih povecali razponi izgub pri doloceni intenziteti. Majhen vpliv modelnih negotovosti smo
dokazali tudi z obcutljivostno analizo. Podobno bi lahko rekli tudi za pricakovano celotno izgubo
E(L7IM) ter pogojno verjetnost prekoracitve izgub P(L7IM) pri doloCeni intenziteti, za kateri se je v
obcutljivostni analizi ravno tako pokazal majhen vpliv negotovih vhodnih modelnih parametrov.
Vseeno smo ugotovili, da so razlike med stohasti¢nim in deterministicnim modelom lahko precej
velike, kar je predvsem posledica krivulj ranljivosti (z ve¢jo disperzijo) in visokega razmerja med
E(Lzc[IM)/E(LrnclIM), zaradi Cesar hitro prevladajo stroski nadomestitve objekta. Tudi pri
stohasticnem modelu se je pokazalo, da k pri¢akovani letni izgubi EAL veliko prispevajo izgube pri
nizjih potresnih intenzitetah, dodatno pa se je, tako kot tudi pri verjetnosti P(Ly > [;) pokazal velik
vpliv krivulje potresne nevarnosti, v kateri negotovosti nismo upostevali. Za stohasticna modela stavb
iz ope€nih votlakov so vrednosti pri¢akovanih letnih izgub znaSale med 0.08 % in 0.12 %, za stavbi iz
polnih zidakov pa med 0.18 %in 0.25 % nadomestne vrednosti objekta L,,, zaradi upostevanja
modelnih negotovosti pa so se pricakovane izgube povecale. Ocenili smo tudi normirane izgube na
100 m” bruto tlorisne povrsine objekta za stavbi iz opeénih votlakov (50 €/100 m* in 75 €/100 m®) ter
za stavbi iz polnih zidakov (priblizno 170 €/100 m?). Smiselno bi bilo narediti veé takih primerov, na
podlagi rezultatov pa bi lahko naredili hitro oceno pric¢akovanih izgub za podobne objekte.

Vse omenjene mere za oceno potresnega tveganja so izjemno zanimive za investitorje, saj omogocajo
direkten vpogled v obnasanje objekta, potencialne izgube in verjetnost prekoracitve mejnih stanj ob
razli¢nih potresnih scenarijih. Obenem je mogoce s tak§no metodologijo tudi eksplicitno preveriti ali
so konstrukcije, ki jih projektiramo skladno z zahtevami standardov, res tako varne, kot naj bi to
zagotavljali sodobni standardi. Po drugi strani je celostna obravnava potresnega tveganja zelo zahtevna
in dolgotrajna, obenem pa je potrebno imeti kontrolo nad ogromno koli¢ino rezultatov ze brez
upostevanja modelnih negotovosti, Se bolj pa se vse skupaj zaplete, ¢e poleg negotovosti v potresni
obtezbi eksplicitno upostevamo tudi modelne negotovosti. Zaenkrat zal Se ni bilo razvitih veliko
orodij, s katerimi bi to metodologijo lahko prenesli v gradbeno prakso, poleg tega pa je prej potrebno
reSiti Se nekatera odprta vprasanja (npr. funkcije ranljivosti, korelacije med poskodovanostjo in
izgubami v komponentah, itd.), ki smo jih delno obravnavali tudi v tej disertaciji. Ce pogledamo
nelinearne metode za oceno obnasanja konstrukcij, kot je npr. metoda N2 (Fajfar, 2000), ki je ze del
standarda Evrokod 8 (SIST EN 1998, 2006), pa se vseeno zelo redko uporablja v praksi, lahko
ugotovimo da bi do uveljavitve tako kompleksne metodologije za oceno potresnega tveganja v
gradbeni praksi morda prislo Sele ¢ez nekaj desetletij. Kljub temu predstavljen postopek za oceno
potresnega tveganja z eksplicitnim upostevanjem negotovosti predstavlja odli¢no izhodisce za razvoj
poenostavljenih metod, ki bodo lahko svoje mesto nasle tudi v gradbeni praksi.
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7.2 Izvirni znanstveni prispevki disertacije

Ocenjujemo, da smo z dosezenimi izvirnimi znanstvenimi prispevki pripomogli k boljSemu
razumevanju potresnega tveganja z uposStevanjem negotovosti in obnaSanja zidanih stavb ter s tem
prispevali k razvoju potresnega inZenirstva. Na osnovi glavnih ugotovitev disertacije v naslednjih
tockah predstavljamo izvirne znanstvene prispevke:

e Razvili smo metodologijo za oceno potresnega tveganja konstrukcij, ki omogoca eksplicitno
upostevanje negotovosti in poskodovanosti komponent, ki temeljijo na analizi konstrukcije pri
razli¢nih intenzitetah. Z njo je mogocCe verodostojno oceniti potresno tveganje z minimalnim
Stevilom dodatnih predpostavk, obenem pa omogoca tudi ovrednotenje vpliva negotovosti na vse
vmesne rezultate. V prihodnosti bo verjetno tudi razvoj standardov Sel v smeri projektiranja stavb
glede na sprejemljivo potresno tveganje, zato predstavlja predlagana metodologija dobro izhodisce
za razvoj/vrednotenje poenostavljenih metod za oceno potresnega tveganja, ki bodo uporabne tudi
za inzenirje v gradbeni praksi.

e V oceni potresnega tveganja smo upostevali Stevilne modelne negotovosti in negotovosti v
potresni obtezbi ter ovrednotili njihov vpliv na rezultate z uvedbo stohasticnega modela
konstrukcije, v katerem smo preko vecjega Stevila konstrukcijskih modelov hkrati upostevali vpliv
vseh negotovosti v vhodnih parametrih. Dodatno smo vpliv negotovosti ovrednotili tudi z izvedbo
obcutljivostne analize, v kateri smo spremljali vpliv posameznih vhodnih parametrov na rezultate.

e Vzpostavili smo podatkovno bazo z eksperimentalnimi rezultati na zidanih preizkuSancih, kar nam
je omogocilo izpeljavo funkcij ranljivosti za zidove, ki se porusijo bodisi strizno bodisi upogibno.
S tem smo razsirili obstojeCo bazo funkcij ranljivosti in omogo¢ili bolj verodostojno oceno
potresnega tveganja zidanih konstrukcij.

e Prispevali smo k boljSemu razumevanju potresnega tveganja, saj smo v podrobnosti obravnavali
vse korake metodologije za njegovo dolocCitev in opozorili na nekatere pomanjkljivosti v obstojeci
metodologiji, kar bo prispevalo k njenemu nadaljnjemu razvoju.

e Potresno tveganje zidanih stavb smo izrazili s §tevilnimi merami, kot npr. verjetnost prekoracitve
izbranega mejnega stanja poskodovanosti, verjetnost prekoracitve izgub, pricakovana letna izguba
in pogojnimi verjetnostmi/izgubami v odvisnosti od razli¢nih parametrov. Doslej teh informacij za
zidane stavbe ni bilo na voljo, ¢eprav so omenjene mere zelo zanimive za investitorje.

e Pokazali smo, da je mogoCe z uporabo cenovno ugodnih nedestruktivnih tehnik merjenja
nihajnega Casa in kalibracijo matemati¢nega modela konstrukcije zmanj$ati vpliv negotovosti tudi
na rezultate analize obnasanja konstrukcije z nelinearno metodo, kot je npr. poenostavljena metoda
N2 (Fajfar, 2000).

e Doslej so nekateri raziskovalci opozarjali na pristranskost rezultatov, ki jih na podlagi meritev
vibracij dobimo po metodi HVSR za oceno nihajnih ¢asov konstrukcije. Z linearno dinami¢no
analizo smo dokazali, da je uporaba omenjene metode nezanesljiva, Se posebno v primerih, ko je
nihajni cas konstrukcije, tal ali stropnih konstrukcij v vertikalni smeri podoben osnovnemu
nihajnemu ¢asu konstrukcije v horizontalni smeri.

7.3 MozZnosti nadaljnjega raziskovanja

Vzporedno z izvedenimi raziskavami, dobljenimi rezultati in ugotovitvami se odpirajo nove moznosti
raziskovanja. Nekatere od teh smo omenili Ze v disertaciji in jih tukaj ponovno navajamo. Pokazale so
se dolocene pomanjkljivosti v metodologiji za oceno potresnega tveganja, za katere menimo, da bi se
jih dalo izboljsati z dodatnimi raziskavami:
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e Potrebno bi bilo razsiriti bazo funkcij ranljivosti, predvsem za nekonstrukcijske komponente. Vec
funkcij ranljivosti bi moralo temeljiti na eksperimentih. Njihov vpliv na rezultate je precejsen,
trenutno pa Stevilne funkcije ranljivosti temeljijo predvsem na mnenju strokovnjakov in preprostih
numeri¢nih analizah, kar zmanjSuje verodostojnost rezultatov.

e Raziskali smo vpliv nekaterih modelnih negotovosti in negotovosti v potresni obtezbi. Zanimivo
bi bilo raziskati tudi vpliv drugih virov negotovosti na rezultate: izbira histereznega obnasanja,
negotovosti v potresni nevarnosti, negotovosti v ekonomskih izgubah, itd. Zanimivo bi bilo
preveriti tudi kakSen je vpliv izbranih akcelerogramov, tako da bi rezultate primerjali z drugimi
nabori akcelerogramov.

e Ugotovili smo pomanjkanje kakovostnih podatkov o korelacijskih koeficientih med posameznimi
vhodnimi spremenljivkami za definicijo ciljne korelacijske matrike v metodi LHS.

e Potrebno bi bilo raziskati in smiselno ovrednotiti korelacijo med poskodbami in izgubami, nato pa
Se korelacije med poskodovanostjo in izgubami parov komponent ter dolociti tudi njihov vpliv na
rezultate. Doslej smo predpostavili materialne karakteristike za vse komponente v matemati¢énem
modelu konstrukcije, zanimivo pa bi bilo spremljati tudi kaksSen je vpliv bolj realnega upostevanja
razliénih materialnih karakteristik v posameznih komponentah.

e Potrebno bi bilo razviti poenostavljene postopke na vseh nivojih metodologije za oceno
potresnega tveganja in ovrednotiti vpliv negotovosti na rezultate, kar je mogoce storiti na osnovi
predstavljene metodologije za oceno potresnega tveganja.
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8 POVZETEK

V doktorski disertaciji smo obravnavali dve Siroki podrocji: dolocitev potresnega tveganja zidanih
stavb z upoStevanjem negotovosti in zmanjSevanje negotovosti v vhodnih podatkih in rezultatih
nelinearne analize z nedestruktivnimi eksperimentalnimi tehnikami. Skupna tema obeh podrocij so
prav gotovo negotovosti, osredotocili pa smo se na modelne negotovosti in negotovosti v potresni
obtezbi. Naredili smo kratek pregled literature za negotovosti v: materialnih karakteristikah, nosilnosti
in mejnih zasukih zidov, stalni in koristni obtezbi, sluCajni ekscentricnosti obteZbe, uposStevanju
dusenja in podajnosti stropov ter v histereznem obnaSanju. Za ve¢ino od navedenih virov negotovosti,
ki smo jih kasneje upostevali v analizah preko slucajnih spremenljivk, smo dolocili ustrezen
porazdelitveni zakon, pricakovano vrednost, koeficient variacije ter zgornjo in spodnjo mejo in sicer
za dva razli¢na tipa zidovja, iz opecnih votlakov in polnih zidakov.

Z boljsim poznavanjem konstrukcije je mozno izlociti dolocene vire negotovosti ter tako povecati
zanesljivost ocene potresnega tveganja. Vedenje o konstrukciji se lahko deloma poveca z
nedestruktivnimi preiskavami, vendar doslej $e ni bilo jasno ali lahko na ta nacin izboljSamo tudi
napoved nelinearnega obnaSanja konstrukcije. V okviru Studije smo zato izvajali meritve ambientnih
in vsiljenih vibracij za obstoje¢ star objekt v Ljubljani ter rezultate uporabili za kalibracijo
nelinearnega modela objekta. Vsiljene vibracije smo preko tal vsiljevali s strojem VibroScan v
vertikalni smeri in sicer v neposredni blizini obravnavanega objekta. Za dolocitev nihajnih ¢asov smo
uporabili metodo iskanja spektralnih vrhov, pri kateri i§¢emo vrhove v amplitudnem spektru vibracij,
ter metodo spektralnih razmerij, pri kateri lastne frekvence stavbe dolocajo vrhovi razmerja med
amplitudami horizontalnega in vertikalnega Fourierjevega spektra. Dobili smo zelo podobne vrednosti
nihajnih ¢asov, neodvisno od tega, ali smo merili ambientne ali vsiljene vibracije, zanimivo pa je, da
smo po metodi spektralnih razmerij dobili 15 % vecje nihajne Case kot po metodi iskanja spektralnih
vrhov. Da bi poiskali vzrok za tak$no razliko, smo naredili linearno dinamic¢no analizo modela
obravnavane konstrukcije, ki smo ga obremenili z generiranim Sumom pospeskov, nato pa z obema
metodama doloc€ili nihajne Case. Izkazalo se je, da metoda spektralnih razmerij daje pristranske
rezultate, ko so lastne frekvence stropu, tal ali konstrukcije v vertikalni smeri podobne kot lastne
frekvence stavbe v horizontalni smeri. Zatem smo na podlagi izmerjenih nihajnih ¢asov, kalibrirali
matemati¢ni model in ocenili obnaSanje konstrukcije pri projektnem potresu. Po pri¢akovanjih stavba
ni dosegala zahtevane varnosti, ki je predpisana v danasnjih standardih. V gradbeni praksi inzenirji
pogosto pri posameznih vhodnih podatkih izberejo razlicne vrednosti zaradi pomanjkanja
eksperimentalno dolo¢enih vrednosti parametrov, kar pomeni, da obstaja moznost, da bodo posamezni
rezultati nelinearne analize bodisi precenjeni bodisi podcenjeni. Z namenom preverjanja vpliva
omenjenih negotovosti smo naredili parametricno S$tudijo. Izkazalo se je, da imajo napacne
predpostavke o togostnih parametrih velik vpliv na ocenjeni nihajni cas konstrukcije, pomik na meji
elasti¢nosti in tudi na duktilnost, manjsi vpliv pa na nosilnost konstrukcije in pomik pri mejnem stanju
blizu porusitve, ki je bolj odvisen od formacije plasticnih mehanizmov. Posledi¢no negotovosti
vplivajo tudi na to, da precenimo/podcenimo pospesek, ki povzroCi nastanek mejnega stanja blizu
porusitve celo za 30 %. Elasti¢ni nihajni ¢as konstrukcije je bil zaradi pravil idealizacije skoraj 100 %
koreliran z nihajnim ¢asom modela z eno prostostno stopnjo, zanj pa je bilo pokazano, da ima direkten
vpliv na ocenjeno kapaciteto konstrukcije. Ko smo po drugi strani kalibrirali modele konstrukcije
glede na izmerjen nihajni ¢as z razlicnimi kombinacijami vhodnih parametrov, so bile razlike v
vrednostih kapacitete konstrukcije prakti¢no zanemarljive. Tako smo dokazali, da meritve nihajnih
Casov prispevajo k bolj zanesljivim vrednostim rezultatov, tudi ko analizo obnaSanja konstrukcije
izvedemo z nelinearno metodo.
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V drugem delu doktorata smo podrobno predstavili teoreticno ozadje metodologije za oceno
potresnega tveganja izraZzenega z verjetnostjo prekoraCitve izbranega mejnega stanja oziroma s
pricakovanimi ekonomskimi izgubami. Najprej smo nedvoumno definirali pojem potresnega tveganja
in predstavili mere, s katerimi ga lahko izrazimo. Naredili smo kratek pregled razvoja metodologije,
pri cemer smo se v veliki meri oprli na metodologijo PEER, ki je bila kasneje izboljSana in nadgrajena
(ATC, 2012a). Predstavili smo vsakega izmed S§tirih korakov, ki jo sestavljajo: analizo potresne
nevarnosti, analizo obnaSanja konstrukcije, analizo poSkodovanosti in analizo izgub. Glavna posebnost
predlagane metodologije za oceno potresnega tveganja zidanih stavb v primerjavi z obstojeco
metodologijo je v tem, da smo vse negotovosti upoStevali s simulacijami, v njih pa smo
poskodovanost in izgube dolocili eksplicitno na podlagi izracunanega obnaSanja konstrukcij pri
razli¢nih intenzitetah potresne obtezbe. Modelne negotovosti smo v analizah upoStevali z vecjim
Stevilom konstrukcijskih modelov, ki smo jih dolocili po metodi LHS, negotovosti v potresni obtezbi
pa smo upoStevali z vecjim Stevilom akcelerogramov. Za vsako simulacijo smo naredili potisno
analizo, nato pa smo krivulje potisne analize idealizirali s preprosto tri-linearno idealizacijo ter
pretvorili odziv MDOF modela na SDOF model. Nato smo na modelu SDOF naredili inkrementalno
dinamicno analizo, s katero smo pri vsaki vrednosti intenzitete dolocili potresne zahteve. Locili smo
ranljivostne skupine konstrukcijskih in nekonstrukcijskih komponent, za vsako pa smo dolocili
funkcije ranljivosti, s katerimi smo povezali potresne zahteve in poskodovanost preko definiranih
mejnih stanj poskodovanosti. Dodatno smo definirali tudi funkcije izgub, s katerimi smo v vsaki
komponenti povezali izgube s poskodovanostjo, s pomocjo povezovalnih enacb pa smo lahko dolocili
pricakovane izgube oziroma verjetnost prekoracitve izbranih mejnih stanj. Na§ prispevek k
metodologiji je tudi razvoj funkcij ranljivosti za zidove, ki se porusijo bodisi v strigu bodisi v upogibu,
za njihovo izpeljavo pa smo vzpostavili tudi podatkovno bazo z rezultati iz Stevilnih eksperimentov na
zidanih preizkuSancih.

Oceno potresnega tveganja smo izvedli na Stirih zidanih stavbah, dve sta predstavljali poslovni objekt,
in dve stanovanjskega, zgrajene pa so bile iz dveh tipov zidovja, iz opecnih votlakov in polnih
zidakov. Poleg konstrukcijskih zidov smo v analizi izgub upostevali tudi nekonstrukcijske
komponente: predelne stene, okna, zatrepne zidove, dimnike, streSno kritino, spusCene strope,
racunalnisko opremo in ostale nekonstrukcijske komponente obcutljive na zasuk in pospeske. Modelne
negotovosti smo upostevali z ve¢jim Stevilom konstrukcijskih modelov (stohasti¢ni model), ki smo jih
doloc¢ili z metodo LHS. Izvedli smo tudi obcutljivostno analizo, v kateri smo preiskovali vpliv
posameznih vhodnih modelnih parametrov na vse vmesne rezultate. Ko smo pripravili vse vhodne
podatke, smo naredili potisne analize za vse stavbe, pri ¢emer smo upoStevali 8 kombinacij
parametrov potisnih analiz: §tiri mozne smeri (+X, -X, +Y in —Y) in dve razporeditvi horizontalnih sil
po visini (enakomerno in modalno). Izkazalo se je, da so globalni rezultati potisnih analiz najbolj
odvisni od parametrov zacetne strizne trdnosti zidovja f,y, koeficienta trenja x in mejnega zasuka pri
strizni porusitvi J;, dodatno pa ima na rezultate mocan vpliv tudi formacija razli¢nih plasti¢nih
mehanizmov. Ceprav v veéini simulacij prevladuje mehanizem s prevladujoéim striznim obnasanjem z
nastankom mehke pritlicne etaze, se v nekaterih simulacijah pojavi tudi upogibno obnasanje. Vnaprej
je zelo tezko napovedati kakSen bo odziv konstrukcije, raztrosi rezultatov pa so veliki, zato je zelo
pomembno, da se upostevajo tudi modelne negotovosti. Krivulje potisne analize smo idealizirali s
preprosto tri-linearno idealizacijo in jih pretvorili iz MDOF modelov v poenostavljene SDOF modele,
na katerih smo izvedli inkrementalno dinamicno analizo. Pokazal se je velik vpliv modelnih
negotovosti, ki so povecale skupno disperzijo pospeskov, ki so privedli do izbranega mejnega stanja v
konstrukciji, manjsi pa je bil njihov vpliv na mediano pospeskov, ki so se pri stohasticnem in
deterministicnem modelu razlikovale za manj kot 15 %. Analizirali smo tudi disperzije zaradi
modelnih negotovosti in negotovosti v potresni obtezbi in ugotovili, da so oboje enakega velikostnega
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reda, disperzije pospeskov zaradi modelnih negotovosti pa z naras¢anjem resnosti mejnega stanja celo
narascajo. Z obcutljivostno analizo smo ugotovili Se, da imajo na mediane in disperzije pospeskov pri
izbranem mejnem stanju najvecji vpliv parametri zacetne strizne trdnosti zidovja f,, koeficienta trenja
U, mejnega zasuka pri strizni porusitvi d,, dodatno pa Se koeficient kriticnega dusenja &. Podobno velja
tudi za verjetnost prekoracitve izbranega mejnega stanja, pri kateri smo v racun vkljucili tudi podatke
iz analize potresne nevarnosti. Pri vseh obravnavanih stavbah je bila sprejemljiva verjetnost
prekoracitve mejnih stanj prekoracena.

Konéno smo dolocili tudi ekonomske izgube. Locili smo pri¢akovane ekonomske izgube brez oziroma
z upostevanjem porusitve konstrukcije v odvisnosti od intenzitete, ko pa smo upostevali tudi potresno
nevarnost, smo izracunali pri¢akovane letne izgube. Dolocili smo tudi verjetnost prekoracitve izbranih
izgub pri pogoju neke intenzitete, z dodajanjem informacij o potresni nevarnosti pa smo dobili tudi
krivuljo izgub, s katero dolo¢imo verjetnost, da bodo izgube prekoracile izbrano vrednost pri ¢emer
upostevamo vse mozne potrese na lokaciji obravnavane stavbe. Ugotovili smo, da nekonstrukcijske
komponente k celotni izgubi prispevajo ve¢ kot 50 %, zato jih je potrebno upoStevati. Pokazale so se
pomanjkljivosti posameznih delov metodologije. Potrebno bi bilo ponovno kriticno ovrednotiti
nekatere funkcije ranljivosti in jih preveriti/posodobiti z dodatnimi eksperimenti. Dodatno bi bilo
potrebno raziskati vpliv korelacij med poskodovanostjo in izgubami v posameznih komponentah, saj
bi tako lahko v analizi $e bolj realno zajeli poskodovanost. Ugotovili smo, da modelne negotovosti pri
dolocanju izgub ne igrajo vec¢ tako pomembne vloge kot pri potisnih oziroma SDOF-IDA analizah,
izkazalo pa se je, da imajo velik vpliv na izgube naslednje koli¢ine: krivulja potresne nevarnosti,
funkcije ranljivosti in izgub, razmerje med izgubami brez upoStevanja porusSitve in vrednostjo
nadomestitve objekta ter krivulje ranljivosti stavb. Pricakovane letne izgube so bile med 0.06 % in
0.11 % nadomestitvene vrednosti stavb iz opeCnih votlakov oziroma med 0.16 % do 0.20 %
nadomestitvene vrednosti stavb iz slab§ega materiala. Vrednosti smo normalizirali na 100 m* bruto
tlorisne povrsine objekta in dobili pri¢akovane letne izgube 49 €/100m” in 71 €/100m* za stavbi iz
opeénih votlakov ter 125 € /100m” za stavbi iz slabSega materiala. Izkazalo se je, da je vpliv materiala
na rezultate zelo velik, kar pomeni, da je potresno tveganje starejSih zidanih stavb veliko vecje kot pri
novejsih objektih.
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9 SUMMARY

In this dissertation, two extensive fields of research were addressed: the seismic risk assessment of
masonry buildings with consideration of various uncertainties, and the reduction of uncertainties in the
input parameters and in results obtained by non-linear analysis using non-destructive in-situ tests. The
study was focused on the modelling uncertainties and on the uncertainties in the seismic load. A brief
literature review was performed with regard to the uncertainty which occurs in the following
parameters: the material characteristics, the resistance of the masonry walls and their ultimate drifts,
the dead and the live loads, the accidental eccentricity, the damping, the hysteretic behaviour, and the
rigidity of the floors. In the case of most of these sources of uncertainty, which were subsequently
taken into account in the analyses by means of random variables, appropriate probability distribution
functions were defined, as well as expected values, coefficients of variation, and upper and lower
limits. Two different types of masonry, made from hollow clay or solid bricks, were considered.

With improved knowledge of structures it is possible to eliminate some of the sources of uncertainty,
and thus increase the reliability of seismic risk assessment. This can be done by means of non-
destructive in-situ tests, although until now it was not yet clear whether, by doing so, it may be
possible to improve the results of non-linear analysis. The vibration periods of an existing old masonry
building in Ljubljana were determined by measuring the ambient and forced vibrations. The forced
vibrations were generated by a large machine called a VibroScan, and induced in the vertical direction
in the nearby ground. The peak-picking technique was used, in which peaks in the amplitudes in the
Fourier spectrum corresponded to the vibration periods of the building, and the HVSR technique, in
which the natural frequencies of the building are determined based on the peaks in the ratio between
the amplitudes of the Fourier spectra corresponding to the horizontal and vertical components of the
same measured signal at the highest level of the structure. The differences between the mean natural
frequencies, when estimated by means of either ambient or forced vibrations were small, although
when the HVSR technique was used the obtained vibration periods were 15 % longer than in the case
of the PP technique. In order to check whether the HVSR technique provided biased results in the case
of the investigated building, the measurements of ambient vibrations were simulated numerically by
performing elastic dynamic analyses, in which the structural model was subjected to noise acceleration
signals in the three orthogonal directions. Time histories of the vibrations were obtained at the location
of a bearing wall and also on a floor close to a bearing wall. The results of the numerical investigations
revealed that the periods estimated using the HVSR technique are indeed very sensitive to the location
of the sensors, and provide biased results if the natural vibration frequency, in the vertical direction, of
the soil, the flexible floors, or the building, is close to the building’s natural frequency in the
horizontal direction. Subsequently, on the basis of the measured vibration periods, the mathematical
model of the building was calibrated, and then its behaviour was assessed according to the N2 method.
As expected, the building did not fulfil the safety requirements according to Eurocode 8. Engineers
commonly adopt different values for the input parameters since there is a lack of reliable
experimentally determined values, which can lead to an overestimation or, worse, an underestimation
of the results of the nonlinear analysis. Hence, in order to verify the impact of these uncertainties, a
simple parametric study was performed. It turned out that false assumptions about the stiffness
parameters can have a substantial impact on the estimated vibration periods, the yield displacements,
and the ductility, and a somewhat lesser impact on the resistance and near collapse displacement,
which is mostly affected by the formation of a plastic mechanism. The results of the parametric study
showed that, due to the uncertain input parameters, it is possible that engineers may
overestimate/underestimate the peak ground acceleration which causes a near collapse limit state by up
to 30 %. It was also shown that the elastic vibration period and the vibration period of the equivalent
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SDOF model were in almost perfect correlation. When the calibration of the structural model
according to the measured vibrations was based on different combinations of the moduli of elasticity
and mass, the differences in the peak ground accelerations at the near collapse limit state were
practically negligible. These observations confirmed that the supposition that the calibration of
structural models of buildings to their experimentally obtained vibration periods could increase the
reliability of their seismic performance assessments, even in the case when such assessments are based
on a nonlinear method of analysis.

In the second part of the thesis the theoretical background of the methodology for the assessment of
seismic risk is presented in detail. Firstly, the concept of seismic risk is clearly defined: it can be
expressed in terms of the probability of exceeding a certain damage state, or as an expected economic
loss. After a brief review of the PEER methodology, which has recently been updated and improved
(ATC, 2012a), each of its basic four steps are presented: hazard analysis, structural analysis, damage
analysis, and loss analysis. The main specificity of our procedure compared to the existing
methodology lies in the fact that uncertainties were taken into account by means of simulations, in
which damage and losses were explicitly calculated on the basis of the structural behaviour at various
intensity levels. Modelling uncertainties were considered in the analysis with a larger number of
variants, which were generated by the LHS method, and aleatoric uncertainties were considered by
using multiple ground motions. For each simulation a pushover analysis was performed, followed by
transformation from an MDOF model to an SDOF model, and then, finally, incremental dynamic
analysis on the equivalent SDOF system. The fragility and performance groups of the structural and
non-structural components were separated. Additionally, fragility functions and loss functions were
defined in order to connect the engineering demand parameters to the damage and loss corresponding
to each of the defined damage states. All the probabilistic quantities were combined by means of the
PEER framework equation, so that the seismic risk could be defined. Our contribution to the
methodology is the development of fragility functions for masonry walls which fail in shear or flexure.
Fragility functions were derived based on a database containing the results of numerous experiments
performed on masonry test specimens.

Seismic risk assessments were performed on four masonry buildings, two of which were commercial
buildings, and two residential. They were built of two different types of masonry: hollow bricks and
solid blocks. In addition to the structural elements, the following non-structural components were
taken into account: partition walls, windows, parapet walls, chimneys, roofing, suspended ceilings,
desktop computers, and other non-structural components sensitive to drifts or acceleration. The
modelling uncertainties were considered using multiple variants of structural models (i.e. a stochastic
model), which were determined by using the LHS method. Additionally, a sensitivity study was
performed in which the effect of individual input parameters on the intermediate results was
investigated. Pushover analysis was performed for all the simulations with 8 combinations of
parameters: four possible directions (+ X, -X, +Y and -Y), and two horizontal force distributions over
the height of the building (uniform and modal). The results showed that the global engineering
demand parameters mainly depended on the initial shear strength f,,, the coefficient of friction u, and
the ultimate shear drift d,; it was also shown that the formation of various plastic mechanisms had a
significant impact on the results. Although, in the case of the vast majority of the simulations, a soft
ground storey with predominant shear behaviour was the prevalent mechanism, in some of the
simulations flexural behaviour, too, occurred. It is very difficult to predict in advance the response of
buildings, since the dispersion of results can be very high, so it is very important to consider the
modelling uncertainties. The pushover curves were idealized by means of a simple tri-linear
idealization, and transformed from MDOF models to simplified SDOF models so that incremental
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dynamic analyses could be performed. The modelling uncertainties had a strong impact on the total
dispersion of the peak ground accelerations at various damage states, but their impact on the median
accelerations was not as high, since the difference between the stochastic and the deterministic model
was less than 15 %. The dispersion in the peak ground accelerations corresponding to certain damage
states due to modelling uncertainty, and due to aleatoric uncertainties in the seismic load, were also
separately analysed. These dispersions were of the same order of magnitude, but the dispersion due to
modelling uncertainties increased with the severity of the damage state. By means of the above-
mentioned sensitivity study it was shown that the initial shear strength f,, the coefficient of friction y,
the ultimate shear drift J,, and the damping coefficient £ have the greatest impact on the median values
and on the dispersion of the damage state peak ground accelerations. The same is true for the
probability of exceeding a certain damage state, in which data from seismic hazard analysis are also
considered. In all the analysed buildings the acceptable probability of exceeding damage states was
exceeded.

Finally, the economic losses were investigated. The expected economic loss occurring in the case of
the building's collapse was separated from the loss occurring when the building does not collapse,
depending on the intensity. Taking into account the seismic hazard, it was then possible to calculate
the expected annual loss. The probability of exceeding a certain loss as a function of intensity was also
determined, and, by adding information from the corresponding seismic hazard, loss curves can be
obtained. From these it is possible to determine the likelihood that losses will exceed a certain value,
taking into account various earthquake scenarios at the site of the building. It was shown that non-
structural components can contribute more than 50%, to the total loss, so they should certainly not be
neglected. The weaknesses of some parts of the PEER methodology were revealed, so that they should
be critically re-evaluated and possibly updated by means of experimental data. The impact of
correlations between damage and loss in individual components should also be investigated, since this
could result in a more realistic analysis of the captured damage. It was found that modelling
uncertainties do not play such an important role as in pushover and SDOF-IDA analyses, since other
quantities have a major impact on loss estimation, i.e. the hazard curve, the fragility and loss
functions, the ratio between the replacement cost of the building and the losses without consideration
of the building’s collapse, and the collapse fragility. The expected annual loss was between 0.06 %
and 0.11 % of the replacement cost in the case of buildings made from hollow bricks, and between
0.16 % and 0.20 % of the replacement cost in the case of buildings made from solid bricks. The
normalized values of the expected annual loss for 100 m* gross floor area were 49 €/100m’ and 71
€/100m” for the two investigated buildings which were made from hollow bricks, and 125 €/100 m2
for the two investigated buildings made from an older type of material (solid bricks). It turned out that
the effect of the type of material on the results is very significant, so that the seismic risk of older
masonry buildings is much higher than that of newer buildings.
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