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Izvlecek: V doktorski disertaciji smo razvili poenostavljeno verjetnostno metodo za oceno potresnega
tveganja stavb z upoStevanjem vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti ter staranja materiala.
Predlagana metoda temelji na splo$ni analitiéni metodi za oceno potresnega tveganja, pri ¢emer se
parametri potresnega odziva izracunajo z metodo N2, ki jo uporabimo na stohasticnem modelu. Pri
primerih uporabe predlagane metode smo se omejili na armiranobetonske (AB) okvire in okvire s
polnili, pri ¢emer smo raziskovali nezanesljivost dolocitve potresnega odziva konstrukcije. Prvi sklop
ugotovitev se nanaSa na rezultate obcutljivostne analize. Rezultati kazejo, da imajo negotovosti
modela za dolocitev rotacijske kapacitete stebrov in gred najvecji vpliv na potresni odziv AB okvirov,
medtem ko imajo v primeru okvirov s polnili najvecji vpliv na potresni odziv mehanske lastnosti
opecnih polnil. Drugi sklop ugotovitev se nanasa na rezultate Studije vpliva fizikalnih in modelnih
negotovosti na parametre potresnega odziva treh AB okvirov. Rezultati te Studije kazejo, da fizikalne
in modelne negotovosti ne vplivajo le na oceno razprsenosti temvec tudi na oceno mediane parametrov
potresnega odziva. Skoraj v vseh primerih se je zaradi upostevanja fizikalnih in modelnih negotovosti
izkazalo, da je ocena mediane pomikov in pospeskov v mejnem stanju blizu porusitve nezanemarljivo
manjSa v primerjavi s tistimi vrednostmi, ki smo jih dolocili z obi¢ajno deterministi¢no analizo.
Dodatno negotovost predstavlja vpliv korozije. Na primeru izbranega AB okvira ter ob upostevanju
poenostavljenega modela korozije smo ugotovili, da korozija povzroCi lokalno strizno porusitev
izpostavljenih elementov, kar lahko znatno poveca potresno tveganje. Poseben primer negotovosti
predstavljajo pomanjkljivosti poenostavljenih nelinearnih modelov. Te vplive smo preucevali na
primeru okvira s polnili. Z uporabo predlaganega iterativnega postopka nelinearne staticne analize
smo pokazali, da potresno tveganje preve¢ podcenimo, ¢e v nelinearni analizi ne simuliramo strizne
porusitve stebrov in vpliva polnila na povecanje precne sile v stebru.



11 Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukcijskih sistemov z upostevanjem nezanesljivosti.
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Bibliographic and documentalistic information

UDC: 624.042.7:624.072.2:699.841(043.3)

Author: Daniel Celarec

Supervisor: Assoc. Prof. Matjaz DolSek Ph.D.

Title: Seismic risk assessment of the selected structural systems with consideration of uncertainties
Notes: 158 pp., 48 fig., 26 tab., 4 app.

Key words: seismic risk, N2 method, nonlinear static analysis, seismic response parameters, physical
uncertainties, modelling uncertainties, ageing of material, corrosion, structural capacity, probability of
exceeding limit state, reinforced concrete frame structures, reinforced concrete frame structures with
masonry infills

Abstract: A simplified method for the probabilistic seismic performance assessment of buildings with
consideration of the effects of physical and modelling uncertainties, taking into account the ageing
processes of structural materials, was developed. The proposed method utilizes a general analytical
method for estimating the seismic risk, whereas the seismic response parameters are determined by
using the N2 method, which is applied to the stochastic structural model. This method was used to
study the effects of uncertainties on the seismic performance of reinforced concrete (RC) frames and
frames with infills. The first part of the results relates to the sensitivity of the seismic response
parameters. The results show that the seismic response of RC frames is most sensitive to the
uncertainty associated with the model of the rotation capacities of the plastic hinges in the columns
and beams, whereas in the case of the infilled frames, the mechanical characteristics of the infills are
the parameters which have the greatest impact on the seismic response of such buildings. The second
part of the results refers to the study of the effects of physical and modelling uncertainties on the
seismic response parameters, as applied to three RC frames. The results of the study show that these
uncertainties affect not only the dispersion, but also the median estimates of the response parameters.
In almost all cases their influence contributed to a considerable reduction of the median displacement
and the acceleration capacity if the latter are compared to those determined by conventional
deterministic analysis. Additional uncertainty arises due to the effects of corrosion. In the case of the
selected RC frame, where corrosion has been modelled with simplified models, it has been shown that
such corrosion can lead to the shear failure of the exposed columns, which may considerably increase
the seismic risk. A particular source of uncertainty is represented by simplified nonlinear models. By
using the proposed iterative pushover-based procedure it has been shown that the seismic risk may be
significantly underestimated if possible shear failures of the columns and the contribution of the
masonry infill to the shear forces in the columns are not properly simulated in a nonlinear analysis.
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Geometrija sodobnih AB okvirnih konstrukcij in prerezi stebrov in gred.
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intaktno konstrukcijo, brez upostevanja korozije, ter za degradirano konstrukcijo po b)
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izpisa programa PBEE toolbox.
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izra¢unane vrednosti ter linearno in poten¢no obliko aproksimacijske funkcije v odvisnosti od
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numericne integracija enacbe (4.9) ter empiricno reSitev z upostevanjem linearne in potencne
aprokcimacije kapacitete pospeskov v Casu.

Geometrija izbranih okvirov s tipi¢nimi prerezi stebrov in gred.

a) Shematicen prikaz Stiri-linearne ovojnice sila - pomik tla¢nih diagonal, s silami in pomiki,
merjenimi v vodoravni smeri, ter b) ovojnice tlacnih diagonal analiziranih okvirov.
Obtezno-deformacijske krivulje in to¢ke mejnih stanj DL, SD in NC za osnovne modele
okvirov A + D ter za modele, v katerih vrednosti slu¢ajnih spremenljivk 7, in E, (levo) ter
G, in 6, (desno) pripadajo 16. in 84. kvantilu.
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1 Uvod

Potres za Cloveka predstavlja enega izmed najbolj unicevalnih naravnih pojavov na Zemlji. Izkusnje
namre¢ kazejo, da potresi ne povzrocajo le veliko gmotne $kode v naravnem in urbanem okolju,
temve¢ v najbolj ogrozenih predelih sveta zahtevajo tudi veliko smrtnih Zrtev. Mocan potres lahko v
nekaj trenutkih uni¢i vse, kar je ¢lovek s svojo prizadevnostjo ustvarjal skozi stoletja. Poleg
neposredne Skode lahko potres povzroci veliko posredno Skodo, ki se na prizadetih obmocjih
najveCkrat kaze kot posledica prekinitve gospodarskih dejavnosti, proizvodnje ali trgovine. Ker z
dana$njim znanjem S$e ni moZzno napovedovati, kdaj se bo zgodil mocan potres, je edini ucinkovit
nacin, da se zavarujemo pred katastrofalnimi posledicami potresa, gradnja potresnoodpornih objektov.

Medtem, ko je ¢lovek v zgodovini gradil pretezno na podlagi izkusenj, je danes gradnja na potresno
nevarnih obmocjih podprta z ustreznimi tehni¢nimi predpisi, ki poleg varnosti stavb glede na nekatere
obi¢ajne obtezbe, kot sta na primer gravitacijska in vetrna obteZba, zagotavljajo tudi ustrezno varnost
stavb zaradi potresne nevarnosti. Danes se uporabljajo v svetu razlicni standardi za gradnjo
konstrukcij. Na obmoc¢ju drzav Evropske Unije se v prakso uvaja standard Evrokod, ki je enoten
evropski standard za projektiranje gradbenih konstrukcij. V devetih povezanih enotah zdruzuje
standarde za projektiranje razli¢nih konstrukcij. Med njimi standard Evrokod 8 (SIST EN 1998-1,
2005) obravnava projektiranje potresnoodpornih konstrukcij.

Sodobni standardi za gradnjo potresnoodpornih konstrukcij, tako tudi Evrokod 8, temeljijo na nacelu,
da se konstrukcija lahko mo¢no poskoduje, ne sme pa se porusiti v primeru, ¢e bi se zgodil projektni
potres, ki je predpisan za lokacijo, na kateri se nahaja konstrukcija. S takim projektiranjem zavarujemo
¢loveska zivljenja tudi v primeru zelo moé¢nih potresov in omogoc¢imo ekonomi¢no gradnjo objektov,
saj je neupraviceno pricakovati, da bi tako projektirani objekti pri mocnem potresu ostali
neposkodovani. Danasnje znanje in zmoznosti sodobne tehnologije gradnje nam sicer omogocajo, da
zgradimo konstrukcije, ki se tudi med najmocnejSim potresom ne bi poskodovale, vendar taksna
gradnja v veCini primerov ne bi bila ekonomicna, saj je verjetnost, da bi objekt v svoji obratovalni
dobi dozivel zelo mocan potres, razmeroma majhna. Zaradi nastetega je sodobno raziskovanje na
podro¢ju potresnega inZenirstva usmerjeno predvsem k razvoju metod, s katerimi lahko konstrukcije
projektiramo na podlagi nacrtovanega potresnega obnasanja. Pri tem predstavljajo mejo med varnim in
nevarnim obmocjem odziva mejna stanja obnaSanja stavbe. V konvencionalnih metodah za
projektiranje in preverjanje potresne odpornosti stavb mejna stanja obi¢ajno pripadajo mejnim stanjem
nosilnosti in uporabnosti. Lahko pa je mejno stanje definirano tudi bolj splosno. Tako lahko mejno
stanje izraZa neposredne in posredne poskodbe konstrukcije, pa tudi ekonomske izgube zaradi posledic
potresa v predvideni zivljenjski dobi konstrukcije.

Slu¢ajnost potresne obtezbe in neto¢nost simulacij potresnega odziva konstrukcij pogojujeta uporabo
verjetnostnih principov za oceno potresnega tveganja, ki ga obiCajno opiSemo z verjetnostjo
prekoraditve izbranega mejnega stanja obnasSanja stavbe v dolo¢enem Casovnem obdobju. Zato pri
analizi potresnega tveganja varnosti konstrukcije ne preverjamo na deterministi¢ni nacin, pri katerem
sta obremenitev in odpornost konstrukcije znani, pa¢ pa obremenitev in odpornost obravnavamo kot
slucajni spremenljivki, kar je posledica negotovosti pri definiciji potresne obtezbe in nevarnosti ter pri
dolocitvi podatkov o konstrukciji in materialu. Z vpeljavo slucajnih spremenljivk se $tevilo ra¢unskih
analiz, ki jih potrebujemo v analizi potresnega tveganja, znatno poveca. Zato je potrebno v
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verjetnostni analizi uporabljati u¢inkovite in hitre metode racunske analize, s katerimi lahko racunski
Cas, ki je potreben za analizo zahtevanega Stevila simulacij potresnega odziva, ¢imbolj skrajSamo. Eno
takih metod smo razvili v okviru doktorske Studije. Metodo, ki smo jo razvili in jo bomo podrobneje
opisali v naslednjih poglavjih, smo zasnovali tako, da lahko v analizi priblizno upostevamo vplive, ki
jih imajo slucajne spremenljivke na oceno mediane in razprSenosti parametrov potresnega odziva,
mozno pa je upostevati tudi vpliv morebitnega staranja materiala na varnost konstrukcije. Pri razvoju
metode smo se omejili predvsem na potresno analizo z upostevanjem vplivov negotovosti v podatkih o
konstrukciji in materialu, medtem ko vplivov negotovosti v definicij potresne obtezbe nismo
neposredno upostevali. Uporabo predlagane metode za doloCevanje potresnega tveganja konstrukcij
smo prikazali na izbranih primerih armiranobetonskih okvirnih konstrukeij (AB okviri) in
armiranobetonskih okvirnih konstrukeij s polnili (AB okviri s polnili).

Preden se posvetimo vsebini doktorske disertacije je potrebno razloziti izrazoslovje, ki ga v disertaciji
uporabljamo za opisovanje razprSenosti slucajnih spremenljivk. Izrazoslovje se razlikuje glede na to,
ali opisujemo razprSenost vhodnih parametrov, ki jih potrebujemo za modeliranje in analizo
konstrukcij, ali razprSenost parametrov potresnega odziva konstrukcij. Kot reCeno, v analizi
potresnega tveganja upostevamo, da vrednosti vhodnih parametrov ne moremo natan¢no dolociti. Zato
so vrednosti vhodnih parametrov, ki jih upostevamo v analizi, negotove koli¢ine in predstavljajo le
ocene pravih vrednosti. Te negotovosti nadalje vplivajo na razprsenost potresnega odziva konstrukcije,
zaradi Cesar odziva konstrukcije ne moremo natancno izracunati. Pravimo tudi, da je dolocitev
potresnega odziva konstrukcije nezanesljiva, odstopanja izracunanih vrednosti parametrov potresnega
odziva od vrednosti parametrov odziva dejanske konstrukcije pa imenujemo nezanesljivosti.

1.1 Tema doktorske disertacije

Znana metoda za dolocevanje potresnega tveganja konstrukcij, ki jo predlagajo Cornell in soavtorji
(Cornell 1996, Cornell in Krawinkler 2000, Cornell in sod., 2002), je zasnovana tako, da jo je mozno
uporabljati pri projektiranju stavb na osnovi kvantificiranega potresnega tveganja. Zato je pomembno,
da je metoda racunske analize ¢imbolj enostavna, poleg tega pa mora postopek za ocenjevanje
potresnega odziva omogocati tudi upoStevanje razlicnih negotovosti, ki so prisotne v procesu
dolocevanja potresnega tveganja stavb. Kljub temu, da se v zadnjem Casu razvijajo Stevilne metode
verjetnostne analize, jh ne moremo uporabiti v inZenirski praksi, saj so zaradi kompleksnosti
uporabne predvsem za raziskovalni namen. V ta namen smo v okviru doktorske disertacije razvili
poenostavljeno nelinearno metodo za doloCevanje potresnega tveganja z upoStevanjem razlicnih
izvorov negotovosti, mozno pa je upostevati tudi vplive staranja materiala v predvideni zivljenjski
dobi konstrukeij. Metoda je splosno uporabna za razlicne tipe konstrukcijskih sistemov, vendar smo se
v okviru doktorske Studije pri primerih uporabe metode omejili na izbrane primere AB okvirov in AB
okvirov s polnili.

Na potresni odziv gradbenih konstrukceij vpliva mnogo negotovosti, ki jih glede na njihov izvor lahko
delimo v dve splos$ni skupini. V prvo skupino sodijo aleatori¢ne oziroma naklju¢ne negotovosti, na
katere nimamo vpliva in so slucajnega znacaja. To so na primer negotovosti v potresni obtezbi ter
negotovosti, ki se nanasajo na karakteristike konstrukcije. V drugo skupino sodijo negotovosti, na
katere imamo lahko neposreden vpliv. Predvsem so to negotovosti, ki so povezane z dolo¢evanjem
parametrov konstrukcijskega modela in jih s skupno besedo imenujemo epistemi¢ne ali izkustvene
negotovosti. Ker v verjetnostni analizi potresnega odziva stavb loceno obravnavamo negotovosti v
potresni obtezbi ter negotovosti v lastnostih konstrukcije in njenega modela na drugi strani, bomo
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slednje imenovali kar fizikalne in modelne negotovosti, medtem, ko bomo s pojmom aleatori¢ne
negotovosti mislili na negotovosti zaradi slucajne narave potresne obteZbe.

Nekatere Studije (npr. Dolsek, 2009, Vamvatsikos and Fragiadakis, 2010) so pokazale, da imajo
fizikalne in modelne negotovosti pri manjSih intenzitetah potresne obtezbe razmeroma majhen vpliv
na potresni odziv konstrukcij, ki pa se v obmocju blizu porusitve konstrukcije znatno poveca.
Fizikalne in modelne negotovosti v sploSnem vplivajo na oceno razprsenosti in srednje vrednosti
parametrov potresnega odziva, kar neposredno vpliva na potresno tveganje. Zato smo v doktorski
Studiji ocenili vpliv negotovosti na potresni odziv izbranih AB okvirov in AB okvirov s polnili, pri
¢emer smo se omejili predvsem na preucevanje vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti.

Na potresno tveganje konstrukcij v njihovi Zivljenjski dobi poleg epistemi¢nih in aleatori¢nih
negotovosti vpliva tudi staranje konstrukcij zaradi neugodnih vplivov iz okolja. Staranje konstrukcije
povzro¢a zmanjSevanje nosilnosti konstrukcije, kar dodatno povecuje potresno tveganje. Konstrukcije,
ki so izpostavljene negativnim zunanjim vplivom, lahko namre¢ v svoji zZivljenjski dobi dozivijo vrsto
razlicnih poskodb. Negativni vplivi iz okolja s ¢asom povzroc¢ijo ob¢utno zmanjSanje nosilnosti
konstrukcijskih elementov, s tem pa je povezano dodatno vzdrZzevanje in zagotavljanje zadostne
nosilnosti poskodovane konstrukcije, saj zelimo doseci, da je tveganje za izgube zaradi potresa Se
vedno v mejah sprejemljivega tveganja. Zaradi nastetega smo predlagano metodo za ocenjevanje
potresnega tveganja definirali na tak nacin, da je z njo poleg fizikalnih in modelnih negotovosti mozno
upostevati tudi neugodne vplive staranja materiala. V primerih uporabe metode smo staranje materiala
simulirali le z upoStevanjem korozije armature v stebrih in gredah. Pri tem smo korozijo modelirali
poenostavljeno z ze razvitimi modeli, ki so na voljo v literaturi in je z njimi mozno poenostavljeno
modelirati zapletene pojave, povezane s korozijo armiranega betona. Analiticno modeliranje pojavov
korozije v armiranem betonu je namre¢ zelo kompleksno, zato moramo pri modeliranju sprejeti vrsto
poenostavitev, ¢e zelimo dolociti vpliv korozije na globalno obnaSanje konstrukcije. V doktorski
Studiji smo sledili obstoje¢im analizam (npr. Berto in sod., 2009), ki so pokazale, da lahko neugodne
ucinke korozije v nekaterih primerih modeliramo poenostavljeno tako, da v izpostavljenih elementih
upostevamo le zmanjSanje prereza armaturnih palic. Pri tem smo zanemarili nekatere manj pomembne
ucinke korozije kot so redukcija maksimalne deformacije v armaturnem jeklu in odpadanje krovnega
sloja betona.

Predlagana poenostavljena nelinearna metoda za oceno potresnega tveganja temelji na inkrementalni
metodi N2 (IN2) (Fajfar, 2000, Dolsek in Fajfar, 2007). Metoda predstavlja alternativo razsirjeni
inkrementalni dinami¢ni analizi (IDA) z upoStevanjem fizikalnih in modelnih negotovosti (Dolsek,
2009, Vamvatsikos and Fragiadakis, 2010), vendar je mnogo enostavnej$a in jo je mozno uporabljati
pri projektiranju. Z metodo, ki jo predlagamo, ciljni pomik konstrukcije dolocamo za razli¢ne potresne
intenzitete ter za skupino razli¢nih konstrukcijskih modelov, s katerimi simuliramo vplive fizikalnih in
modelnih negotovosti. Metoda je sestavljena iz dveh delov. V prvem delu negotove parametre
definiramo s slu¢ajnimi spremenljivkami ter sestavimo mnozico Ng;, konstrukcijskih modelov, nato pa
za vsak tak konstrukcijski model dolo¢imo krivuljo IN2 (DolSek in Fajfar, 2007), ki predstavlja odnos
med intenziteto potresne obteZbe in odzivom konstrukcije. Rezultat razSirjene metode IN2 je torej Nj;,
krivulj IN2, na podlagi katerih lahko ocenimo mediano in razprSenost parametrov potresnega odziva.
Za generiranje skupine konstrukcijskih modelov smo uporabili metodo stratificiranega vzorcenja v
latinskih hiperkockah ali krajSe LHS (sledi iz Latin Hypercube Sampling) (McKay in sod., 1979,
Votechovsky in Novak, 2003, 2009). Ta metoda je zelo ucinkovita, saj zahtevano natancnost
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dosezemo z razmeroma majhnim Stevilom simulacij, ¢e jo primerjamo z osnovno metodo Monte
Carlo.

Za izvajanje zahtevnih racunskih analiz, ki so povezane z dolo¢evanjem nelinearnega potresnega
odziva konstrukcij, potrebujemo ustrezno programsko orodje, ki omogoca avtomatsko generiranje
poljubnega Stevila konstrukcijskih modelov. Za ta namen smo v doktorski $tudiji uporabili programski
paket PBEE toolbox (Dolsek, 2010), ki je bil razvit na Katedri za konstrukcije in potresno inzenirstvo
(KKPI, UL FGQ) in deluje v kombinaciji s programom za potresne analize OpenSees (McKenna in
Fenves, 2007). PBEE toolbox omogoca avtomatsko generiranje vhodnih datotek programa OpenSees,
poleg tega pa nudi tudi napredno orodje za obdelavo rezultatov analize v programu Matlab
(Mathworks, v2007a). Paket PBEE toolbox se je izkazal kot zelo uporabno orodje, saj z modeliranjem
konstrukcij sledi tudi smericam Evrokoda 8. Osnovno verzijo, ki omogoc¢a modeliranje in analizo AB
okvirov, smo razsirili na modeliranje in analizo AB okvirov s polnili. V preteklih letih je bilo
objavljenih veliko raziskav na podro¢ju modeliranja AB okvirov s polnili. Nekatere raziskave je med
drugim opravila tudi raziskovalna skupina na InStitutu za konstrukcije, potresno inZenirstvo in
racunalni§tvo (IKPIR). Zato novih numeri¢nih modelov opecnih polnil nismo razvijali. Knjiznico
nelinearnih modelov, ki jih ponuja program PBEE toolbox smo dopolnili na osnovi verificiranih
modelov opecnih polnil, ki jih je uporabil Dolsek (2002). Pri tem smo se omejili le na makromodele, s
katerimi lahko zajamemo globalno obnaSanje celotne konstrukcije. Model opecnih polnil smo
predstavili z eno ali dvema diagonalama, ki smo jim dolocili mehanske lastnosti in odrazajo
karakteristike nelinearnega odziva ope¢nih polnil. V primerih uporabe smo globalne mehanske
lastnosti nadomestnih diagonal dolocili po postopku, ki ga je uporabil Dolsek (2002). Modeli z eno ali
dvema tlacnima diagonalama zanemarijo sodelovanje polnil z okvirom. Zato smo razvili postopek, s
katerim lahko z enostavnimi modeli priblizno upostevamo interakcijo notranjih sil med polnili in
okvirom ter razporeditev notranjih sil med stebri in polnili zaradi striznih porusSitev stebrov. Postopek,
ki smo ga razvili, je iterativen in vkljucuje nelinearno staticno analizo ter modifikacijo modela
konstrukcije na osnovi rezultatov nelinearne staticne analize v primeru strizne porusitve stebrov.

Metodologija, ki jo predlagamo v doktorski Studiji, predstavlja poenostavljen verjetnostni pristop za
doloCevanje potresnega obnaSanja konstrukcij. Razvoj metode je namenjen uporabi v prakticne
namene projektiranja, kadar zelimo konstrukcije nacrtovati na osnovi kontroliranega potresnega
odziva. S takim nac¢inom projektiranja in z nadaljnjim razvijanjem verjetnostnih metod za dolocevanje
potresnega tveganja konstrukcij bomo v prihodnosti morda lahko dovolj natanéno napovedovali
poskodbe med potresom in morebitne financne izgube, ki nastanejo v predvideni zivljenjski dobi
konstrukcije. Tako se bomo v ¢asu nacrtovanja konstrukeij lahko odloc¢ali med varnostjo konstrukcije
in ekonomicnostjo gradnje na osnovi kvantificiranega potresnega tveganja.

1.2 Pregled stanja na obravnavanem podrocju

V preteklem casu je bilo Ze opravljenih nekaj Studij, v katerih so raziskovalci z verjetnostnimi
metodami ocenjevali potresno tveganje izbranih konstrukcijskih sistemov (Beck in sod., 1999, Porter
in Kiremidijan 2001). Z uporabo verjetnostnih metod so dolocevali poskodovanost konstrukcij in s
tem povezane financne izgube ter jih izrazili v odvisnosti od jakosti potresne obtezbe. Njihovo delo so
kasneje dopolnili Porter in soavtorji (2002), ki so za realno veCetazno armiranobetonsko konstrukcijo
ocenili predvidene ekonomske izgube zaradi potresnih posledic na izbrani konstrukciji in izvedli
obcutljivostno analizo. Povzeli so, da na potresno tveganje najbolj vplivajo negotovosti v potresni
obtezbi in negotovosti, ki so povezane z doloCevanjem poskodovanosti konstrukcijskih elementov in s
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tem povezanih izgub v izbranem mejnem stanju. Manjsi vpliv naj bi imele negotovosti, povezane s
karakteristikami konstrukcije in njenega modela. Takim ugotovitvam sledijo tudi izsledki raziskave, ki
sta jo opravila Esteva in Ruiz (1989). Ugotovila sta, da lahko negotovosti, povezane z dolo¢evanjem
dimenzij konstrukcijskih elementov ter mehanskih lastnosti armaturnega jekla in betona, pri
dolocevanju potresnega tveganja armiranobetonskih konstrukeij zanemarimo. Bistveno vecji vpliv naj
bi imele negotovosti zaradi slu¢ajne narave potresne obtezbe. Drugacne zakljucke sta podala Aslani in
Miranda (2005). Avtorja sta ugotovila, da lahko pri nizjih jakostih potresov fizikalne in modelne
negotovosti sicer zanemarimo, vendar pa se njihov vpliv z narasCanjem jakosti potresne obtezbe
povecuje. Povzela sta, da na odziv konstrukcije najbolj vpliva togost in nosilnost konstrukcijskih
elementov. Upostevala sta tudi negotovosti, povezane s dolocevanjem sodelujoce Sirine ploS¢ in
podajnostji vozlis¢ med stebri in gredami. Na podlagi vseh teh raziskav lahko zakljucimo, da fizikalne
in modelne negotovosti sicer nimajo vecjega vpliva v elasticnem obmocju, vendar jih je potrebno
upostevati, ¢e Zelimo dolociti odziv konstrukceij v nelinearnem obmocju obnasanja. Vpliv fizikalnih in
modelnih negotovosti je odvisen tako od vrste konstrukcijskega sistema kot tudi od materiala, iz
katerega je konstrukcija zgrajena.

Pomemben izvor negotovosti je povezan z modeli, s katerimi dolo¢imo togost, nosilnost in
deformabilnost konstrukcijskih elementov. K razvoju nelinearnih modelov sta veliko prispevala Ibarra
in Krawinkler (2005). Na osnovi eksperimentalnih analiz sta razvila modele za modeliranje
nelinearnega obnasanja jeklenih, lesenih in armiranobetonskih elementov ter z uporabo inkrementalne
dinami¢ne analize (Vamvatsikos in Cornell, 2002, 2004) izra¢unala odziv razli¢nih konstrukcijskih
sistemov. Kasneje je njuno delo na podro¢ju armiranobetonskih konstrukcij dopolnil Haselton (2006),
ki je razvil empiri¢ne enacbe za dolo¢evanje mejnih rotacij armiranobetonskih elementov. Ugotovil je,
da nelinearno obnaSanje armiranobetonskih elementov narekujejo predvsem njihova duktilnost in
deformacijske lastnosti. Manjs$i vpliv pa naj bi imeli nekateri ostali parametri, kot so cikli¢cno
zmanjSevanje maksimalne nosilnosti, togosti itn. Z dolocevanjem mejnih rotacij armiranobetonskih
elementov so se ukvarjali tudi nekateri drugi raziskovalci (Panagiotakos in Fardis, 2001, Fardis in
Biskinis, 2003, Perus in sod., 2006). Studirali so vpliv razli¢nih modelnih parametrov na nelinearno
obnaSanje armiranobetonskih elementov in razvili postopke za doloCevanje srednjih vrednosti in
razpr$enosti karakteristi¢nih rotacij armiranobetonskih elementov.

V doktorski nalogi bomo upostevali tudi nekatere druge slucajne spremenljivke. Udoeyo in Ugbem
(1995) ter Casciata in sodelavci (1990) so raziskovali odstopanja v dimenzijah razli¢nih
armiranobetonskih konstrukcijskih elementov realnih stavb. Povzeli so, da so geometrijske
nepopolnosti obravnavanih konstrukcijskih sistemov majhne in jih v splosSnem lahko zanemarimo.
Slednje ugotovitve so skladne tudi z zakljucki Studije, ki sta jo opravila Mirza in McGregor (1979) in
so vkljuene v smernice za verjetnostno analizo stavb Probabilistic Model Code (JCSS, 2000).
Podobno, kot v primeru geometrije konstrukcij, so negotovosti prisotne tudi pri dolocevanju
mehanskih lastnostih materiala, iz katerega je konstrukcija zgrajena, le da je tukaj vpliv na potresni
odziv konstrukcije vecji. Ellingwood in soavtorji (1980), Melchers (1999), Wen in soavtorji (2003) ter
Krawinkler (2004) so ugotovili, da kvaliteta materiala lahko bistveno vpliva na potresni odziv
armiranobetonskih konstrukcij. Ellingwood in soavtorji (1980) so raziskovali negotovosti povezane z
maso konstrukcije, McVerry (1979), Taoko (1981) ter Porter in soavtorji (2002) pa so na podlagi
eksperimentov ocenili vpliv negotovosti zaradi deleza kriticnega duSenja. Enotna ugotovitev teh
raziskovalcev je, da so negotovosti pri doloCevanju viskoznega duSenja velike in so odvisne od
konstrukcijskega sistema, smeri obremenjevanja in frekvencéne sestave gibanja tal med potresom.
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Negotovosti v potresnem inzenirstvu v sploSnem vplivajo na poviSanje potresnega tveganja
konstrukcij. V zadnjem Casu se zato razvijajo metode, s katerimi poskuSamo vpliv negotovosti ¢im
bolj natan¢no izraCunati. NajenostavnejSa med njimi je metoda FOSM (Haselton, 2006, Lee in
Mosalam, 2005), pri kateri odziv konstrukcije priblizno dolo¢imo z linearno funkcijo v odvisnosti od
izbranih slu¢ajnih spremenljivk. Metoda FOSM ima veliko prednost, da je enostavna, vendar pri bolj
kompliciranih konstrukcijah linearna aproksimacija potresnega odziva konstrukcije ni dovolj natan¢na
(Bradley in Lee, 2010). Poleg tega lahko z metodo FOSM dolo¢imo le vpliv negotovosti na oceno
razprSenosti parametrov potresnega odziva, medtem ko vpliva negotovosti na oceno mediane
parametrov potresnega odziva ne moremo neposredno izracunati. Alternativa metodi FOSM sta
metodi SORM (Helton in Davis, 2003), ki uporablja druge stopnje aproksimacije, in kombinirana
metoda, ki temelji na kombinaciji metode s ploskvami odziva in metode Monte Carlo (Liel in sod.,
2009). Postopek pri tej zadnji metodi poteka tako, da najprej dolocimo ploskev potresnega odziva
stavbe, nato pa z metodo Monte Carlo simuliramo odziv konstrukcije. Prednost metod SORM in
kombinirane metode s ploskvami odziva je, da z njima lahko dolo¢imo tudi vpliv negotovosti na oceno
mediane parametrov potresnega odziva, vendar pa moramo pred tem opraviti obsezno Studijo vpliva
posameznih slucajnih spremenljivk.

Obnasanje konstrukcije se v zadnjem casu ne doloca le za izbrano intenziteto potresa, temvec se
pogosto uporablja inkrementalna dinami¢na analiza (IDA), ki sta jo predlagala Vamvatsikos in Cornell
(2002). Pri osnovni razli¢ici IDA postopamo tako, da potresni odziv konstrukcije izraCunamo za vec
akcelerogramov za razlicne jakosti potresne obtezbe. Za vsak akcelerogram dobimo tako imenovano
krivuljo IDA, ki predstavlja odnos med intenziteto potresa in odzivom konstrukcije. Tako lahko z
upostevanjem aleatori¢nih ali naklju¢nih negotovosti zaradi slu€ajne narave potresne obtezbe ocenimo
mediano in razprSenost parametrov potresnega odziva konstrukcije. Slaba stran te metode je, da vpliva
fizikalnih in modelnih negotovosti ne moremo eksplicitno upostevati. Metodo je zato razsiril DolSek
(2009), pri cemer je uporabil kombinacijo IDA in metode stratificiranega vzorCenja LHS
(Votechovsky in Novak 2003, 2009), s katero je dolo¢il mnozico kon¢nega Stevila konstrukcijskih
modelov in poleg aleatori¢nih uposteval tudi fizikalne in modelne negotovosti. Verjetnostni pristop, ki
ga predlaga Dolsek, se imenuje razSirjena IDA in predstavlja osnovo za razvoj poenostavljene
nelinearne metode za doloCevanje potresnega tveganja z uposStevanjem negotovosti, ki smo jo razvili v
doktorski Studiji.

Poleg nekaterih negotovih koli¢in, s katerimi operiramo v analizi potresnega odziva, moramo pri
napovedovanju potresnega tveganja upostevati tudi moznost staranja konstrukcij. Predhodne raziskave
so namre¢ pokazale, da vpliv staranja najbolj izpostavljenih konstrukcij lahko vodi v obcutno
zmanjSanje nosilnosti skozi njihovo Zivljenjsko dobo. Na tem podrocju je bilo v preteklosti najvec¢
raziskav opravljenih na premostitvenih objektih (npr. Val in sod., 1998, Estes in Frangopol, 2001),
kjer so ucinki staranja najhujsi, saj je celotna konstrukcija izpostavljena vplivom iz okolja. Choe in
soavtorji (2009) ter Kumar in soavtorji (2009) so pokazali, da ucinki korozije lahko povzrocijo
ogromno Skodo na konstrukcijah, v nekateri primerih celo porusitev. Podobne zakljucke so podali tudi
Berto in soavtorji (2009), ki so objavili eno od Studij vpliva korozije na potresno odpornost
armiranobetonskih okvirnih stavb. Kljub temu, da je pojav korozije in njenih uc¢inkov v armiranem
betonu v splosnem zelo dobro raziskan (Val in Stewart, 2009), raziskovalci raziskujejo predvsem kako
ucinke korozije armiranobetonskih konstrukcij ¢im bolje matematicno opisati. Med drugim so
ugotovili, da je ucinke korozije armiranobetonskih konstrukcij smiselno modelirati s poenostavljenimi
modeli, ¢e zelimo zajeti njihov vpliv na globalno obnasanje konstrukcije. Zaradi naStetega smo se
odlo¢ili, da pri implementaciji predlagane metode za doloCevanje potresnega tveganja konstrukcij
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uporabimo nekatere ze razvite poenostavljene modele korozije. UCinke korozije smo sistematicno
zajeli v konstrukcijskem modelu in ocenili njihov vpliv na potresno obnasanje izbranih AB okvirov.

Splosna metoda za ocenjevanje potresnega obnasanja konstrukcij z uporabo verjetnostnih metod, ki so
jo razvili Cornell in soavtorji (Cornell 1996, Cornell in Krawinkler 2000, Cornell in sod., 2002), je
sestavljena iz treh neodvisnih analiz: analiza potresne nevarnosti, analiza odziva stavbe pri uposStevani
potresni obtezbi ter analiza izbranega mejnega stanja obnasanja stavbe oziroma analiza izgub. V
doktorski disertaciji nismo obravnavali vseh treh sestavnih elementov splosne metode, ampak smo se
omejili predvsem na analizo potresnega obnaSanja konstrukcij pri potresni obtezbi ter na analizo
mejnih stanj obnaSanja stavb. Temelje metode, ki jo uporabljamo v disertaciji, je postavil Cornell leta
1996 z analiticno metodo za doloCevanje srednje letne frekvence prekoracitve izbranega mejnega
stanja obnaSanja. Izpeljal je specificen primer splo$ne metode, pri kateri potresni odziv v izbranem
mejnem stanju obnaSanja povezemo s potresno intenziteto. To metodo imenujemo metoda na osnovi
intenzitete (intensity-based method). Po analogiji metode na osnovi intenzitete je Cornell s sodelavci
(2002) izpeljal tudi primer analiticne metode, v katerem potresni odziv konstrukcije izrazimo s
pomiki. Ta druga metoda se imenuje metoda na osnovi pomikov (displacement-based method). Obe
analiti¢ni metodi lahko zapiSemo v formatu metode mejnih stanj (npr. Jalayer in Cornell, 2003). Yun
in soavtorji (2002) so uporabo predlagane metodologije prikazali na primeru jeklenih okvirnih
konstrukcij. Predlagali so tudi vrednosti parametrov, ki nastopijo v metodi mejnih stanj. Torres in Ruiz
(2007) sta razsirila osnovno verzijo metode na osnovi pomikov ter izpeljala enacbe za oceno srednje
letne frekvence prekoracitve mejnega stanja z upostevanjem vplivov staranja materiala. Pri tem sta
predpostavila linearno degradacijo nosilnosti konstrukcije v c¢asu. Njuno delo sta dopolnila
Vamvatsikos in DolSek (2010), ki sta izpeljala analiticno metodo za dolo¢evanje ekvivalentne srednje
letne frekvence prekoracitve, pri cemer je mozno upostevati degradacijo konstrukcije v ¢asu, poleg
tega pa je mozno upostevati tudi vpliv diskontne stopnje. Pri izpeljavi enacb sta sledila to¢nejSim
predpostavkam v primerjavi z $tudijo, ki sta jo opravila Toress in Ruiz (2007), in degradacijo potresne
odpornosti aproksimirala s potencno funkcijo ¢asa, ki ima prednost pred linearno, saj v sploSnem
omogoca bistveno boljSe ujemanje dejanske in aproksimirane potresne odpornosti v odvisnosti od
Casa.

V zadnjih letih je bilo na Katedri za konstrukcije in potresno inzenirstvo (KKPI) opravljenih kar nekaj
Studij, v katerih so avtorji PEERovo metodologijo za oceno potresnega tveganja aplicirali na razli¢ne
konstrukcijske sisteme. Dolsek (2002) je metodo na osnovi pomikov apliciral na vecetazne AB okvire
in okvire s polnili. Pri tem je neposredno uposteval le vplive negotovosti zaradi razlicnih
akcelerogramov. RazprSenost parametrov potresnega odziva zaradi vpliva fizikalnih in modelnih
negotovosti je predpostavil na podlagi vrednosti, ki jih priporo¢a FEMA (2000). Zevnik (2006) je
uporabil oba zgoraj omenjena pristopa ter za tipi¢ne armiranobetonske viadukte s Skatlastimi prerezi
ocenil srednje letne frekvenc prekoracitve izbranih mejnih stanj. Njegovo delo je dopolnil Vidrih
(2012), ki je poleg aleatori¢nih negotovosti med drugim zajel tudi vpliv fizikalnih in modelnih
negotovosti na potresni odziv armiranobetonskih viaduktov. Kramar (2008) je z metodo na osnovi
intenzitete izracunal potresno tveganje montaznih armiranobetonskih hal. Negotovosti zaradi potresne
obtezbe je zajel s skupino akcelerogramov, vplive fizikalnih in modelnih negotovosti pa je ocenil z
metodo FOSM.
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1.3 Vsebina doktorske disertacije

Vsebinski del doktorske disertacije je razdeljen na dva dela. Prvi del je teoreti¢en in,vsebuje drugo in
tretje poglavje. V drugem poglavju si pripravimo potrebne podatke o negotovih vhodnih parametrih, ki
jih potrebujemo za analizo izbranih konstrukcij, v tretjem poglavju pa izpeljemo poenostavljeno
nelinearno metodo za oceno potresnega tveganja. Nato sledi drugi del naloge (Cetrto in peto poglavje),
kjer predlagano metodo za oceno potresnega tveganja apliciramo na izbrane primere AB okvirov in
AB okvirov s polnili. V poglavjih s primeri med drugim kvantificiramo vpliv korozije armiranega
betona in vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti na parametre potresnega odziva ter izracunamo
potresno tveganje izbranih konstrukcij.

Kot re¢eno, v drugem poglavju opiSemo negotovosti, ki se pojavljajo pri modeliranju in analizi
veCetaznih AB okvirov in okvirov s polnili. Negotovosti najprej opiSemo na kvalitativen nacin.
Razvrstimo jih glede na njihov izvor in glede na lastnosti parametrov, na katere se navezujejo. Na
podlagi literature nato zberemo podatke o negotovih parametrih, ki jih definiramo kot slucajne
spremenljivke. Nekatere podatke kasneje (v poglavjih s primeri) tudi uporabimo v analizi potresnega
tveganja izbranih konstrukcijskih sistemov. Negotove vhodne parametre opisujemo sistemati¢no po
naslednjem vrstnem redu: najprej opiSemo negotovosti v materialu, nato preidemo na negotovosti
modelov, s katerimi ocenimo togost, nosilnost in deformabilnost stebrov, gred in opecnih polnil,
nazadnje pa opiSemo negotovosti, ki se bolj navezujejo na doloCevanje karakteristik konstrukcije, kot
so delez kriticnega duSenja in navpicna obtezba zaradi gravitacijskih sil. Vecina podatkov je
pridobljenih iz razli¢nih eksperimentalnih Studij. Uporabili smo tudi smernice za verjetnostno analizo
konstrukcij Probabilistic Model Codel (JCSS, 2000), ter dopolnilo k ameriskemu standardu za
projektiranje konstrukcij po metodi mejnih stanj nosilnosti (Ellingwood in sod., 1980).

V tretjem poglavju izpeljemo poenostavljeno nelinearno metodo za oceno potresnega tveganja.
Metoda temelji na splo$ni analiti¢nih metodi za oceno potresnega tveganja, ki so jo izpeljali Cornell in
soavtorji (Cornell, 1996, Cornell in Krawinkler, 2000, Cornell in sod., 2002), pri Cemer se parametri
potresnega odziva dolocijo z razSirjeno metodo IN2. Tretje poglavje razdelimo na Stiri podpoglavja. V
poglavju 3.1 opiSemo obstojeCo analiticno metodo za oceno srednje letne frekvence prekoracitve
mejnega stanja obnaSanja stavb ter specificni primer analiticne metode, ki omogocCa upoStevanje
vplivov staranja materiala na potresno tveganje konstrukcij. To podpoglavje smo povzeli po Dolsku
(2002) in Studijah, ki so jih opravili Torres in Ruiz (2007) ter Vamvatsikos in Dolsek (2010).

V poglavju 3.2 izpeljemo razsirjeno metodo IN2 za analizo potresnega odziva stavb z upostevanjem
vplivov negotovosti. Najprej opiSemo metodo N2 z uporabo na stohasticnem modelu konstrukcije.
Nato opiSemo metodo LHS (Votfechovsky in Novak, 2009) za generiranje vrednosti slucajnih
spremenljivk in dolocitev skupine konstrukcijskih modelov, s katerimi zajamemo vplive fizikalnih in
modelnih negotovosti. Sledi opis postopka za dolocitev skupine krivulj IN2, na podlagi katerih
ocenimo mediano in razprSenost parametrov potresnega odziva konstrukcije.

V poglavju 3.3 izpeljemo iterativni postopek nelinearne staticne analize, s katero lahko na priblizen
naCin simuliramo poruSitev konstrukcije zaradi fenomenov, ki jih v modelu ne simuliramo
neposredno. Ta metoda je namenjena analizi konstrukcij s poenostavljenimi modeli in uporablja
zaporedje nelinearnih stati¢nih analiz ter postopno modifikacijo modela, na podlagi kontrole mejnih
stanj dolo&enih koli¢in, ki ji z enostavnimi modeli ne moremo simulirati. Ceprav je metoda splogno
zasnovana in se lahko uporablja za vse vrste konstrukcijskih sistemov, v doktorski disertaciji
obravnavamo specifi¢ni primer iterativnega postopka, s katerim lahko priblizno upostevamo vpliv
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striznih porusitev stebrov v AB okvirih in okvirih s polnili. Opisani iterativni postopek nelinearne
staticne analize z modifikacijo nelinearnega modela konstrukcije predstavlja inovativen pristop k
reSevanju sicer zapletenih problemov v zvezi z interakcijo strizne in upogibne porusitve AB stebrov in
gred.

Razsirjena metoda IN2 ne omogoca upostevanja negotovosti zaradi slucajne narave potresne obtezbe,
ki jih sicer lahko zajamemo le z dinami¢no analizo. V ta namen v poglavju 3.4 opiSemo posebno
nelinearno metodo za hitro dolocevanje dinami¢nega odziva konstrukcij, pri cemer se potresni odziv
izracuna z uporabo spletne aplikacije za dolocCitev pribliznih krivulj IDA (Dolsek in sod., 2011).

V drugem delu naloge, ki vsebuje Cetrto in peto poglavje, predlagano metodo za oceno potresnega
tveganja apliciramo na izbrane AB okvire in okvire s polnili. Raziskati zelimo nekatere temeljne
domneve glede vpliva korozije in vpliva fizikalnih ter modelnih negotovosti na oceno potresnega
tveganja AB okvirov in okvirov s polnili. Temeljne domneve, ki jih Zelimo raziskati, se glasijo:
o fizikalne in modelne negotovosti imajo vpliv na oceno razprsSenosti in mediane parametrov
potresnega odziva stavb,
e vplivi staranja materiala v predvideni zivljenjski dobi konstrukcije povecujejo potresno
tveganje,
e opecna polnila imajo znaten vpliv na potresni odziv AB okvirov s polnili in jih je zato v
splosnem potrebno upostevati pri dolocitvi potresnega odziva okvirov s polnili.

Vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti ter staranja materiala na potresno tveganje AB okvirov
analiziramo v Cetrtem poglavju. Obravnavamo dva lo¢ena primera. V prvem primeru dolo¢imo
parametre potresnega odziva trietaznega okvira z upoStevanjem vplivov fizikalnih in modelnih
negotovosti. Mediano maksimalnega pospeska tal v mejnem stanju blizu porusitve, ki jo ocenimo z
razsirjeno metodo IN2, verificiramo z rezultati dinamicne analize ekvivalentnega modela z eno
prostostno stopnjo, ki smo jo opravili s spletno aplikacijo za priblizno dolo¢itev krivulj IDA.

V drugem delu Cetrtega poglavja ocenimo potresno tveganje Stirietazne konstrukcije z upoStevanjem
vpliva neugodnega delovanja korozije. UpoStevamo zmerno potresno nevarnost in izpostavljenost
koroziji. Potresno tveganje, ki ga izrazimo s pri¢akovanim Stevilom prekoracitev mejnega stanja blizu
porusitve, ocenimo za razli¢na casovna obdobja v nacrtovani zivljenjski dobi konstrukcije.

Pomemben del analize negotovosti predstavlja analiza obcutljivosti potresnega odziva konstrukeij, ki
je namenjena predvsem prepoznavanju najvplivnejsih fizikalnih in modelnih parametrov. Zato v petem
poglavju naredimo enostavno obcutljivostno analizo AB okvirov s polnili na fizikalne in modelne
negotovosti. Obcutljivostna analiza obsega veC zaporednih analiz, pri katerih vsaki¢ upoStevamo
16. ali 84. kvantil ene sluCajne spremenljivke, medtem ko za ostale slucajne spremenljivke
upostevamo njihove nominalne vrednosti. Na ta nacCin ocenimo vpliv posameznih slucajnih
spremenljivk na globalni odziv konstrukcije in jih razporedimo po njihovi pomembnosti. Rezultati
obcutljivostne analize so podlaga za nadaljnje raziskovanje z namenom, da se ovrednoti vpliv
parametrov na konstrukcijo ali da se zmanjSa negotovost, na primer na podlagi rezultatov dodatnih
eksperimentalnih raziskav.

V drugem delu petega poglavja analiziramo vpliv striznih poruSitev stebrov na potresni odziv AB
okvirov s polnili. Konstrukcijo, ki ni bila projektirana v skladu s potresnoodpormno gradnjo,
analiziramo z iterativnho nelinearno staticno analizo. Tako priblizno izraunamo wvpliv striznih
porusitev stebrov na povecanje potresnega tveganja analiziranega AB okvira s polnili.
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V Sestem poglavju podamo zakljucke in glavne ugotovitve doktorske disertacije. Na podlagi rezultatov
analiz kvantificiramo vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti na oceno mediane in razprSenosti
parametrov potresnega odziva AB okvirov. Opredelimo vplive, ki jih ima korozija armiranega betona
na potresno tveganje AB okvirov skozi zivljenjsko obdobje konstrukcij ter ocenimo povecanje
potresnega tveganja analiziranega okvira s polnili zaradi upoStevanja striznih porusitev stebrov.
Poudarimo bistvene lastnosti predlagane metodologije za oceno potresnega tveganja konstrukcij,
opisemo prednosti in pomanjkljivosti metode ter opredelimo potrebe po nadaljnjih raziskavah.
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2 Fizikalne in modelne negotovosti AB okvirov in
AB okvirov s polnili

Osnovni spremenljivki, ki ju uporabljamo pri preverjanju varnosti gradbenih objektov, sta
obremenitev konstrukcije in njena odpornost. Natanc¢na dolocitev teh spremenljivk je nemogoca, saj je
obremenitev obi¢ajno povezana s sluc¢ajno obtezbo, odpornost pa je negotova koli¢ina zaradi naravne
razprSenosti parametrov konstrukcije in materiala. Dodaten izvor negotovosti predstavljajo modeli, ki
se uporabljajo za dolocitev obremenitve in odpornosti objektov. Obremenitev in odpornost zato
opisSemo z slucajnima spremenljivkama, varnost obravnavanih objektov pa zagotovimo z zadosti
majhno verjetnostjo, da obremenitev prekoraci odpornost.

Da bi lahko negotovosti sistematicno upostevali v ra¢unski analizi, moramo negotove parametre
obravnavati kot slucajne spremenljivke, tem pa pripisati ustrezne porazdelitvene zakone. Parametre
slucajnih spremenljivk lazje definiramo, ¢e razumemo izvore negotovosti in razloge za njihovo
nastajanje. V ta namen bomo najprej podali splo§no razvrstitev negotovosti, nato pa bomo podrobneje
obravnavali fizikalne in modelne negotovosti, ki se nanasajo na potresno analizo AB okvirov in AB
okvirov s polnili.

Osredotocili se bomo predvsem na negotovosti v dolocitvi podatkov o konstrukciji, navpicni obtezbi,
materialu izbranih konstrukcijskih sistemov ter na negotovosti, ki so povezane z modeli, s poudarkom
na uporabi enostavnih nelinearnih modelov za doloCevanje togosti, nosilnosti in deformabilnosti
konstrukcijskih elementov, ki smo jih uporabili v disertaciji. Aleatori¢nih negotovosti, ki so povezane
s potresno obtezbo, ne bomo posebej opisovali, saj jih z uporabo metode N2 ne moremo neposredno
vrednotiti.

Negotove parametre bomo definirali s slu¢ajnimi spremenljivkami ter opisali osnovne lastnosti
porazdelitvenih zakonov, kot sta srednja vrednost in razprSenost sluCajnih spremenljivk. Za mero
srednje vrednosti bomo najveckrat uporabili povprecje ali mediano vzorca, razprSenost pa bomo merili
s standardno deviacijo ali s koeficientom variacije.

2.1 SploSna razvrstitev negotovosti

Kot receno, negotovosti delimo na aleatoricne negotovosti, ki so sluCajnega izvora in na katere
nimamo vpliva, ter na epistemi¢ne oz. izkustvene negotovosti, na katere imamo lahko neposreden
vpliv. Aleatori¢ne negotovosti so navadno povezane s slu¢ajnimi procesi, ki se odvijajo v naravi,
epistemine negotovosti pa se nanasajo bolj na veljavnost oziroma tocnost rezultatov same racunske
analize. V skupino epistemi¢nih negotovosti §tejemo negotovosti, ki so povezane s pridobivanjem
tehni¢nih podatkov o obtezbi in konstrukciji ter modelne negotovosti. Negotovosti, ki so prisotne v
raCunski analizi stavb, pa je vcCasih tezko opredeliti kot izklju¢no aleatori¢ne ali epistemine
negotovosti. Zato za klasifikacijo negotovosti pogosto uporabljamo tudi drugacno terminologijo, s
katero bolj opisno opredelimo lastnosti negotovih parametrov. V tem smislu lahko razdelimo
negotovosti po naslednjem sistemu: fenomenoloske negotovosti zaradi nepredvidljivih pojavov,
negotovosti fizikalnih koli¢in oz. fizikalne negotovosti, negotovosti, ki izhajajo iz modelnih
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predpostavk oz. modelne negotovosti, negotovosti zaradi cloveskega vpliva ter negotovosti v ocenah
parametrov porazdelitvenih zakonov slucajnih spremenljivk oz. statisticne negotovosti.

2.1.1 Fenomenoloske negotovosti

Izmed vseh negotovosti pri projektiranju, graditvi ali pri preverjanju odpornosti konstrukcij so
najvecje negotovosti povezane z opisovanjem nepredvidljivih pojavov in s tem povezanih mejnih stanj
konstrukcije. Se posebej je nepredvidljivo opisovanje mejnih stanj pri ekstremnih obremenitvah, kjer
lahko nastopi porusitev. Ekstremne obremenitve lahko nastanejo predvsem zaradi slucajnih oz.
nepredvidljivih pojavov, kot so potresi, nezgode zaradi eksplozij, pozara, tr¢enje vozil v konstrukcijo
in druge ekstremne obtezbe. V skupino fenomenoloskih negotovosti sodijo tudi negotovosti, povezane
z analizo obnaSanja posebnih ali zahtevnih objektov. Jasno je, da so fenomenoloSke negotovosti v
zvezi z nepredvidljivimi pojavi velike in jih je zato tezko nepristransko obravnavati.

2.1.2 Fizikalne negotovosti

Z razliko od fenomenoloskih negotovosti, ki se nanasajo na kvalitativno opisovanje nepredvidljivih
pojavov, ki se lahko dogodijo v Zivljenjski dobi nekega objekta, se fizikalne negotovosti nanasajo na
karakteristike izbrane konstrukcije, ki jo zelimo analizirati, ter na lastnosti obtezb, ki jih uposStevamo v
analizi. Tipicne predstavnice negotovih fizikalnih koli¢in so (Melchers, 1999): mehanske
karakteristike gradbenega materiala, geometrijske lastnosti konstrukcije in njenih elementov, velikost
stalne in koristne obtezbe, intenziteta in dinamiCne lastnosti potresne obtezbe itn. Fizikalne
negotovosti so lahko epistemi¢nega ali aleatoricnega izvora. Prve se nanasajo predvsem na
negotovosti pri pridobivanju podatkov o obtezbi in konstrukciji in nastanejo kot posledica odstopanja
podatkov, ki jih upoStevamo v analizi, od dejanskih lastnosti obtezbe in konstrukcije. Po navadi
podatke pridobimo na podlagi projektne dokumentacije, bolj zanesljivo pa jih lahko ocenimo z
opazovanjem ali meritvami. Kljub vecji natan¢nosti meritev, pa moramo pri eksperimentalnih
raziskavah upoStevati tudi negotovosti zaradi nepopolnosti metode merjenja oziroma zaradi napak
merilnih inStrumentov. Fizikalne negotovosti so lahko tudi aleatoricnega izvora. Najbolj znan tak
primer so negotovosti, ki se nanasajo na dinami¢ne lastnosti potresne obtezbe in nastanejo zaradi
slucajne narave potresov. Negotova je tudi dolocitev navpi¢ne spremenljive obtezbe, saj je slucajne
narave. Druga vrsta fizikalnih negotovosti aleatoricnega izvora so negotovosti v dolocitvi karakteristik
konstrukcije in materiala zaradi slucajnih vplivov v procesu proizvodnje gradbenega materiala
oziroma spremenljivih pogojev pri graditvi objekta.

2.1.3 Modelne negotovosti

Z razliko od fizikalnih negotovosti, ki se nanasajo na vrednosti vhodnih parametrov o obtezbi in
konstrukciji, so modelne negotovosti posledica poenostavitev, ki jih opravimo pri modeliranju
konstrukcijskega sistema kot celote. Tudi ¢e natancno poznamo obtezbo ter geometrijske in materialne
karakteristike konstrukcije, nimamo popolnega racunskega modela konstrukcije, s katerim bi lahko
to¢no izraCunali odziv konstrukcije na delovanje neke doloCene obtezbe. Razlog za to lezi predvsem v
nasem pomanjkljivem znanju oziroma v nepopolnem razumevanju nekaterih mehanskih lastnosti
konstrukcije. NetoCnost rezultatov je Se posebej velika, kadar raunamo odziv konstrukcije za
nelinearno obmocje mehcanja materiala. Dodatno so poenostavitve povezane z modeliranjem obtezbe.
Zato pri modeliranju obtezbe in konstrukcije navadno uposStevamo vrsto predpostavk, kadar zelimo na
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podlagi upostevanih dolocenih lastnosti obtezbe in konstrukcije z racunsko analizo ugotoviti odziv
konstrukcije. Omeniti velja tudi cloveske napake in ostale ¢loveske faktorje, ki lahko pomembno
vplivajo na rezultate raCunske analize. Tega izvora negotovosti ne obravnavamo v doktorski
disertaciji, vendar izkuSnje kaZejo, da ima lahko znaten vpliv na varnost gradbenih objektov. V
primeru, ¢e bi na podlagi preteklih spoznanj dovolj dobro ocenili vplive ¢loveskih faktorjev, potem bi
jih lahko uvrstili v skupino modelnih negotovosti.

2.1.4 Negotovosti zaradi ¢asovno spremenljivih vplivov

V¢asih Zelimo oceniti obnasanje konstrukcije za neko prihodnje casovno obdobje, na primer, kadar
zelimo izraCunati verjetnost prekoracitve izbranega mejnega stanja konstrukcije v predvideni
zivljenjski dobi konstrukcije. V takem primeru je toCnost rezultatov analize precej odvisna od
informacij o obtezbi in konstrukciji, ki jih imamo v trenutku obravnavanja.

Posebej je pomembna obravnava ¢asovno spremenljivih vplivov in njihovih posledic na konstrukcijo.
Taki so na primer skodljivi vplivi iz okolja, ki lahko pri izpostavljenih konstrukcijah povzrocijo
korozijo armiranega betona. Korozija s ¢asom precej poslabsa mehanske lastnosti jekla in betona. Ce
neugodne vplive korozije upoStevamo v fazi projektiranja, lahko podatke o parametrih korozije in
njenih ucinkih na armirani beton ocenimo le priblizno. To pa predstavlja dodatno negotovost v
racunski analizi. Sele dejanski pojav korozije na konstrukciji in meritve uéinkov korozije nam lahko
omogocijo bolj natan¢no upostevanje parametrov korozije in njenih u¢inkov na material.

2.1.5 Statisti¢ne negotovosti

Kot receno, moramo negotove parametre obravnavati kot sluCajne spremenljivke, tem pa pripisati
ustrezne porazdelitvene zakone, Ce zelimo negotovosti sistematicno zajeti v racunski analizi.
Porazdelitvene zakone sluCajnih spremenljivk navadno numeri¢no opiSemo tako, da podamo le
nekatere osnovne lastnosti porazdelitvenih zakonov. Najpogosteje uporabljamo moment prvega reda
in centralni moment drugega reda, ki predstavljata meri za priCakovano vrednost ter razprSenost
slucajne spremenljivke.

Pricakovano vrednost in razprSenost sluc¢ajnih spremenljivk navadno ocenimo na podlagi statisticnih
vzorcev, ki predstavljajo kon¢no mnozico moznih realizacij posamezne slucajne spremenljivke. Zato
je jasno, da imamo obicajno na voljo premalo podatkov, da bi na podlagi takih statisticnih vzorcev
lahko ocenili odstopanje v ocenah pri¢akovane vrednosti in razprSenosti slucajnih spremenljivk.
Govorimo o statisticnih negotovostih. Njihov vpliv na rezultate verjetnostne analize lahko preverimo
tako, da upostevamo razli¢ne ocene za pri¢akovano vrednost in razprienost slu¢ajne spremenljivke. Ce
ocenimo, da razli¢ne ocene teh parametrov pomembno vplivajo na rezultate analize, potem lahko to v
verjetnostni analizi upoStevamo tako, da tudi mere za pricakovano vrednost in razprSenost slucajnih
spremenljivk obravnavamo kot slucajne spremenljivke.

2.2 Mehanske lastnosti betona

Osnovni vir negotovosti v dolo¢itvi mehanskih lastnosti betona predstavljajo slucajni vplivi v
proizvodnji betonske mesSanice. Pretekle raziskave namre¢ kazejo (Melchers, 1999), da je koeficient
variacije tlatne trdnosti betona, ki se jo izmeri v laboratoriju na betonskih preizkuSancih v obliki valja,
precej odvisen od stopnje kontrole kvalitete materiala, ki jo zagotavlja proizvajalec. Koeficient
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variacije tlane trdnosti betonskih preizkusancev tako znasa od 0.1 do 0.2. Poleg slu¢ajnih vplivov v
procesu proizvodnje betona, pa na tlacno trdnost betona vpliva Se vrsta ostalih spremenljivih faktorjev,
ki so prisotni v fazi gradnje, in kasneje v ¢asu staranja betona. Na gradbiscu je pri vgradnji betona in
kasnejSem negovanju betona po navadi tezko zagotoviti enake pogoje kot v laboratoriju. Zato se
lastnosti betona na konstrukciji obi¢ajno razlikujejo od vrednosti, ki so izmerjene z laboratorijskimi
preiskavami.

Vrednosti za koeficient variacij in standardno deviacijo tlacne trdnosti betona f. so za razlicne
stopnje kontrole kvalitete betona prikazane v preglednici 2.1. Za beton s tla¢no trdnostjo do 28 MPa je
predlagan konstanten koeficient variacije, za visje trdnosti (do 50 MPa) pa je konstantna standardna
deviacija. Iz podatkov v tabeli lahko ugotovimo, da se pri betonih s karakteristicno tla¢no trdnostjo 50
MPa koeficient variacije tlacne trdnosti dobavljenega betona priblizno razpolovi glede na beton s
tla¢no trdnostjo 28 MPa. Literatura navaja razlicne vrste verjetnostnih porazdelitev tlaéne trdnosti
betona. Ellingwood in soavtorji (1980) navajajo, da se tlacna trdnost betona porazdeljuje normalno,
Melchers (1999) prav tako predlaga normalno porazdelitev, razen v primeru zelo nizke stopnje
kontrole kvalitete, medtem ko smernice Probabilistic Model Code (JCSS, 2000) predlaga
logaritemsko normalno porazdelitev.

Preglednica 2.1: Koeficient variacije in standardna deviacija tlaéne trdnosti betonskih preizkusancev v obliki
valja, (Melchers, 1999).

Table 2.1: Coefficient of variation and standard deviation of on-site concrete compressive strength for control
cylinders (Melchers, 1999).

Kontrole kvalitete Koeficient variacije Standardna deviacija Porazdelitev
Jfor <28MPa 28 MPa < f,, < 50 MPa

visoka 0.10 2.8 MPa normalna

srednja 0.15 4.2 MPa normalna

nizka 0.20 5.6 MPa normalna

Srednjo vrednost tlaéne trdnosti vgrajenega betona f., lahko ocenimo na ve¢ nacinov. Najbolj
zanesljivo lahko f,, ugotovimo s preizkusi trdnosti betona na vzorcih odvzetih na konstrukciji,
vendar je tak nac¢in mogo¢ le v primeru obstojecih konstrukcij. f,, se zato pogosto izrauna iz
karakteristine tlacne trdnost betona f;. Pri tem lahko v primeru, da nimamo dovolj podatkov v
projektni dokumentaciji, f,, ugotovimo iz predpisov, ki so veljali v Casu gradnje obravnavane
konstrukcije. f,, nato ocenimo tako, da trdnost betona obravnavamo kot sluc¢ajno spremenljivko, ki ji
predpiSemo ustrezno verjetnostno porazdelitev, ali pa uporabimo enostavne empiricne enacbe, ki
priblizno definirajo zvezo med karakteristi¢no in srednjo tla¢no trdnostjo betona. Na primer, po
Evrokodu 2 (SIST EN 1992-1-1, 2004) lahko srednjo tlacno trdnost vgrajenega betona, starega 28 dni,
priblizno ocenimo tako, da karakteristi¢ni tlaéni trdnosti betona priStejemo konstantno vrednost 8
MPa:

fow = [ +8 (MPa), 2.1)

dodatno pa lahko upoStevamo tudi ugodne vplive staranja betona. Evrokod 2 ne navaja mere za
razprSenost tlacne trdnosti vgrajenega betona. Koeficient variacije lahko ocenimo z enacbo, ki jo
predlagajo Mirza in soavtorji (1979):
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vi=v:

o T0.0084, (2.2)
kjer je V., koeficient variacije tlacne trdnosti betonskih preizkuSancev, izratunan na podlagi
rezultatov laboratorijskih preiskav, konstanta 0.0084 pa predstavlja dodaten prispevek k razprSenosti
tlacne trdnosti betona zaradi spremenljivih pogojev pri vgradnji betona in kasneje v Casu staranja
betona. Ce v enacbi (2.2) za V,,, upoitevamo vrednosti iz preglednice 2.1, potem lahko za razliéne
stopnje kontrole kvalitete betona priblizno ocenimo koeficient variacije tlacne trdnosti betona na
konstrukeiji. Na primer, za srednjo stopnjo kontrole kvalitete je V. = (0.15> + 0.0084)"* = 0.175. Ta
vrednost se tudi sicer pogosto uporablja v verjetnostnih analizah potresnega odziva AB stavb (npr.
Porter in sod., 2002, Wen in sod., 2003). Na podoben nacin lahko koeficient variacije tlaéne trdnosti
betona izratunamo tudi za nizko ali visoko stopnjo kontrole kvalitete. Na primer, v primeru visoke
stopnje kontrole je V. = 0.14, v primeru nizke stopnje kontrole pa V. = 0.22. Podobno vrednost
koeficienta variacije tlacne trdnosti betona so predlagali tudi Ellingwood in soavtorji (1980). Na
podlagi rezultatov preskusov tlaéne trdnosti betona na konstrukcijah je ocenil, da je koeficient
variacije tlacne trdnosti betona ne glede na stopnjo kontrole kvalitete betona v povprecju enak V, =
0.21.

Srednjo vrednost tlacne trdnosti betona na konstrukciji in pripadajoc¢i koeficient variacije lahko
izra¢unamo tudi z enacbama, ki ju predlagata Bartlett in McGregor (1996):

Jon =F B fos (23)
VE=Vi+Vi, (2.4)
kjer je:

e F -f, srednja vrednost tlacne trdnosti betonskih preizkuSancev,

o F, faktor, ki uposteva vplive staranja betona,

e V., koeficient variacije tla¢ne trdnosti betona zaradi slucajnih vplivov v procesu

proizvodnje betona,
e V., koeficient variacije zaradi spremenljivih pogojev pri vgradnji in negovanju betona.

Znacilna vrednost faktorja F, v primeru monolitne gradnje znaSa 1.25, a se v primeru montaZne
gradnje s prefabriciranimi elementi zmanjSa na 1.19. Za beton star 28 dni lahko za faktor F,
upostevamo vrednost priblizno 0.95, ki pa se s casom povecuje. Tako lahko za beton star eno leto za
faktor F, upostevamo do 25 % vecjo vrednost glede na beton star 28 dni (0.95-1.25=1.19). Bartlett
in McGregor (1996) za monolitne AB elemente predlagata 7, =0.10, za prefabricirane elemente
Vi = 0.05 ter konstanto vrednost V' = 0.14 ne glede na tip AB elementa. V primeru prefabriciranih
AB elementov lahko torej pricakujemo manjSo razprSenost tlacne trdnosti betona, saj lahko v tem
primeru proizvodnjo betonske mesanice, betoniranje elementov ter negovanje betona enostavneje
kontroliramo. Kljub temu je razlika med koeficienti variacije tlacnih trdnosti betona monolitnih in
prefabriciranih elementov, ki jih izraCunamo z enacbo (2.4), relativno majhna. Na primer, po enacbi
(2.4) koeficient variacije tlacne trdnosti betona monolitnih AB elementov znasa priblizno V, =0.17,
koeficient variacije prefabriciranih AB elementov pa V, = 0.16.

Ostale pomembne mehanske lastnosti betona so njegova natezna trdnost f,, , modul elasti¢nosti E, in
mejna tlacna deformacija ¢, . Natezna trdnost betona je majhna in znasa le okrog 10 % pripadajoce
tlacne trdnosti betona, zato ne prispeva bistveno k nosilnosti AB elementov in jo v poenostavljenih
nelinearnih modelih zanemarimo (SIST EN 1998-1, 2005, SIST EN 1992-1-1, 2004). V literaturi
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nismo nasli statisticnih podatkov o modulu elasticnosti in mejni tlacni deformaciji, zato ju navadno
ocenimo z empiri¢nimi enacbami v odvisnosti od tlacne trdnosti betona. Pricakovano vrednost modula
elasti¢nosti £, ocenimo z enacbo (SIST EN 1992-1-1, 2004):

E,, (GPa)~22-[f,, /10]". (2.5)

Vpliv razpokanosti AB prerezov lahko poenostavljeno upostevamo po Evrokodu 8 (SIST EN 1998-1,
2005), ki pravi, da se elasti¢na togost ne doloca z uposStevanjem polnega (nerazpokanega) preseka,
temveC se za upogibno in strizno zacetno togost elementov vzame polovi¢no vrednost ustrezne
elasticne togosti nerazpokanih elementov. Za mejno deformacijo v betonu s karakteristicno tlacno
trdnostjo f,, <50 MPa se lahko uposteva vrednost 3.5 %o, sicer pa (SIST EN 1992-1-1, 2004):

€., (%0)=2.8+27[(98— £,,)/100]". (2.6)

Ker veljajo zgornje zveze, lahko varianco elasticnega modula in mejne deformacije ocenimo z enacbo
za priblizno dolocitev drugega momenta funkcije slucajne spremenljivke Y = g(X ) (Benjamin in
Cornell, 1970):

dg(X)
dx

Var[Y]: Var[g(X)] ~ Var[X]

. ] B 2.7)

Vstavimo v zgornjo enacbo zvezi (2.5) in (2.6), upoStevamo, da je oy =/ Var[X] in dobimo
naslednji priblizni enacbi za oceno standardne deviacije elasticnega modula in mejne deformacije
betona:

o5, 7 0.66 7, (fon/10) " (2.8)
0., ~1.08 0, [(98— f£.,)/100] * (za fy >50 MPa). (2.9)

Poleg splosne razprsenosti tlaéne trdnosti betona je vcasih pomembna tudi razprSenost tlacne trdnosti
betona med posameznimi elementi konstrukcije. Najveckrat se prostorska razprsenost tlacne trdnosti
betona uposteva med etazami, ki so betonirane v razli¢nih fazah gradnje, za elemente istih etaz pa se
uposteva enaka trdnost (Dymiotis in Kappos, 2001). Podatke o prostorski variaciji tlacne trdnosti
betona, ki veljajo za kanadsko prakso, je zbral Melchers (1999). Ugotovil je, da koeficient variacije
tlacne trdnosti betona, merjene na razli¢nih koncih posameznega elementa konstrukcije, znasa 0.07,
koeficient variacije tlaCne trdnosti betona, merjene na skupini elementov, ki so betonirani iz razli¢nih
serij betonskih meSanic pa znasa priblizno 0.13.

2.3 Mehanske lastnosti jekla za armiranje

Negotovosti v dolocitvi mehanskih lastnosti jekla so predvsem posledica spremenljivih mehanskih
lastnosti legirnih elementov, ki so v procesu proizvodnje jekla dodani Zelezovi rudi (Melchers, 1999).
Legirni elementi vplivajo predvsem na napetostne in deformacijske lastnosti jekla. Zato je tudi
negotovosti v dolocitvi mehanskih lastnosti jekla treba obravnavati loceno glede na tip oziroma
trdnostni razred jekla.
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Na osnovi podatkov v preglednici 2.2 lahko ugotovimo trend, da koeficient variacije trdnosti jekla na
meji teCenja pada z naraScanjem trdnosti jekla. Za primerjavo vzemimo konstrukcijsko jeklo s srednjo
trdnostjo na meji teCenja f, =220 MPa. Za to jeklo je po Melchersu koeficient variacije trdnosti
jekla na meji tecenja priblizno ¥, = 0.10, vendar se njegova vrednost razpolovi za jekla s trdnostjo
f, =400 MPa in ve¢. Podobne vrednosti koeficientov variacije trdnosti jekla na meji teCenja so
predlagane v dokumentu Probabilistic Model Code (JCSS, 2000). Ta navaja, da je standardna
deviacija trdnosti jekla na meji teCenja priblizno enaka 30 MPa. To pomeni, da lahko za jeklo s
trdnostjo na meji teenja f, =400 MPa upoStevamo vrednost koeficienta variacije 0.08, za jeklo z
f, =500 MPa pa 0.06.

Statisti¢ni podatki o trdnosti jeklu, ki so prikazani v preglednici 2.2, veljajo za obmocja ZDA, Velike
Britanije in Svedske. Ker podatki o tipu verjetnostne porazdelitve in koeficienta variacije niso posebej
navedeni za jekla za armiranje, lahko podatke v preglednici 2.2 uporabimo za jeklo za armiranje v
primeru, ¢e so mehanske lastnosti jekel za armiranje primerljive z lastnostmi konstrukcijskih jekel
istega trdnostnega razreda (Mirza in McGregor, 1979).

Pomembna lastnost jekla za armiranje sta tudi modul elasticnosti jekla E; in utrditev jekla nad mejo
teCenja do deformacije, pri kateri napetost v jeklu doseze svojo maksimalno vrednost f,, ki
predstavlja trdnost jekla. Modul elasti¢nosti E, ni odvisen od trdnosti jekla in ima srednjo vrednost
nekje med 200 in 210 GPa (SIST EN 1992-1-1, 2004, Melchers, 1999, JCSS, 2000) ter koeficient
variacije 0.033 (Melchers, 1999). Povpre¢no deformacijo jekla na meji teCenja ¢, lahko priblizno
izraunamo kot kvocient med povprecno napetostjo na meji teCenja in povpreCnim elasticnim
modulom (¢, = f, / E,). Utrditev jekla po navadi definiramo s togostjo jekla nad mejo tecenja, ki v
nategu znasa priblizno E,, =3900 MPa (Melchers, 1999), trdnost jekla f, pa je v povprecju
priblizno 15 do 35 % vecja od napetosti na meji te€enja (SIST EN 1992-1-1, 2004).

Preglednica 2.2: Statisti¢ni podatki in privzeta porazdelitvena funkcija za trdnosti jekla na meji tecenja.

Table 2.2: Statistical parameters and adopted probability distribution function for yield strength of steel.

Vir f, (MPa) Vi Porazdelitev
Melchers (1999) 400 0.05 logaritemsko
normalna

JCSS (2000) 400 0.08 /
Jalayer in soavtorji (2010) 314 0.08 logaritemsko
normalna

Celik in Ellingwood (2010) 345 0.11 logaritemsko
normalna

Wen in soavtorji (2003) <0.10 /
. 465 0.09 logaritemsko
Ellingwood (1980) 213 0.12 normalna
Dymiotis in soavtorji (2001) 440 0.06 normalna

Utrditev jekla po meji teCenja nima velikega vpliva na upogibno nosilnost AB stebrov in gred.
Raziskave kazejo (Ellingwood in sod., 1980), da pri gredah podcenimo upogibno nosilnost za
priblizno 5 % v primeru, da zanemarimo utrjevanje jekla. Pri stebrih je vpliv utrditve jekla odvisen od
nivoja osne sile. Pri majhnih osnih silah ima utrditev jekla zmeren vpliv na upogibno nosilnost stebrov
(nekje do 15 %), pri stebrih z vecjo osno silo, pa je ta vpliv prakti¢no zanemarljiv. Zaradi nastetega
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obi¢ajno v poenostavljenih modelih, s katerimi modeliramo nelinearno obnaSanje AB elementov,
zanemarimo vpliv utrjevanja jekla.

Razlike v trdnosti jekla posameznih armaturnih palic je izredno majhna. Na primer, koeficient
variacije trdnosti med posameznimi palicami znasa od 0.04 do 0.07 (Melchers, 1999). Prav tako je
zanemarljiv koeficient variacije dimenzij pre¢nih prerezov posameznih armaturnih palic, ki znasa 0.02
(Melchers, 1999, JCSS, 2000). Za koeficient korelacije med trdnostjo jekla za armiranje f, in
pripadajoCo napetostjo na meji teCenja f, lahko upoStevamo vrednost 0.85 (JCSS, 2000).

2.4 Dimenzije AB elementov

Dimenzije AB elementov navadno odstopajo od nominalnih vrednosti, ki so predpisane s projektom.
Razlogov za to je lahko vec. Odstopanja dimenzij AB elementov so lahko posledica neto¢ne gradnje
kot posledica clovekovih napak, najveckrat pa so Cisto slucajnega izvora, na primer, nastanejo lahko
zaradi krcenja, suSenja ali nabrekanja betona, pa tudi zaradi odstopanja merilnih inStrumentov, ki se
uporabljajo pri gradnji. Neodvisne raziskave kazejo (Ellingwood in sod., 1980, Udoeyo in Ugbem,
1995), da so najve¢ja odstopanja v dimenzijah znacilne za AB elemente, ki potekajo v vodoravni
smeri, to so monolitne plos¢e in grede, manjSa odstopanja pa lahko pri¢akujemo pri stebrih in pri
prefabriciranih AB elementih. Odstopanje dimenzij je v sploSnem priblizno enako za elemente z
obic¢ajno armaturo in za prednapete elemente. Obicajno se predpostavi, da oblika preCnega prereza
nima bistvenega vpliva na netocnosti pri izvedbi in posledi¢no pri modeliranju oblike precnega
prereza (JCSS, 2000). Ne glede na vrsto elementa, lahko za dimenzije prec¢nih prerezov
predpostavimo, da se porazdeljujejo po normalni porazdelitvi.

Rezultati raziskav, ki so jih opravili Ellingwood in soavtorji (1980) ter Udoeyo in Ugbem (1995) so
prikazani v preglednicah 2.3 in 2.4. Prikazani so koeficient variacije za odstopanje dimenzij pre¢nega
prereza d od srednjih (nominalnih) vrednosti d,,,, :

Ad=d—d,,. (2.10)

Najvecja povprecna razlika med dejanskimi in nominalnimi dimenzijami gred znasa kar 20 mm.
Vecinoma so dejanske dimenzije gred vecje od nominalnih dimenzij, v nekaterih primerih pa so tudi
manjse. Po podatkih v preglednici 2.3 dimenzije gred odstopajo v negativni smeri do najve¢ —3 mm.
Precej manjSa odstopanja dimenzij so znacilna za monolitne plosce, kjer so visine plo$¢ v povprecju
do najve¢ 5.3 mm vecje od nominalnih vrednosti. NajmanjSa odstopanja so znacilna za stebre. V
povprecju so dimenzije dejanskih stebrov ve¢je od nominalnih dimenzij do najve¢ 1.5 mm.

Preglednica 2.3 vsebuje tudi podatke o visini krovnega sloja pri gredah in plosc¢ah. Iz podatkov
razberemo, da so razlike med dejanskimi in nominalnimi debelinami krovnega sloja razmeroma visoke
in se za posamezno vrsto elementa lahko precej razlikujejo glede na mesto merjenja krovnega sloja. V
preglednici 2.4 pomeni efektivna visina precnega prereza razdaljo od zunanjih robov na tla¢ni strani
AB gred oziroma ploS¢ do mesta natezne armature. Variacije v efektivnih viSinah gred so izredno
majhne, saj so v povpre¢ju priblizno 0.68 mm manjSe od nominalnih vrednosti. Pripadajoca
standardna deviacija pa je razmeroma visoka in znasa priblizno 8.7 mm. Nasprotno pa efektivna viSina
plos¢ v povprecju odstopa od nominalne vrednosti za priblizno 5.3 mm, pripadajoca standardna
deviacija pa je manjsa kot pri gredah in znasa 5.5 mm.
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V preglednicah 2.3 in 2.4 je razpon povprecnih vrednosti za odstopanje dimenzij in standardnih
deviacij, ki se nanaSajo na AB elemente istega tipa, kar velika. Zaradi tega je tezko le na podlagi
podatkov v preglednicah 2.3 in 2.4 razbrati tipi¢ne vrednosti, ki bi jih lahko enostavno uporabili v
analizi AB stavb. Pomagamo si lahko s smernicami Probabilistc Model Code (JCSS, 2000), ki
definirajo empiri¢ne enacbe, s katerimi lahko priblizno ocenimo koeficient variacije zunanjih
dimenzij, krovnih slojev in efektivne viSine AB elementov. DrugaCe so obravnavani elementi z
najvecjo dimenzijo nad in tisti z dimenzijo pod 1000 mm. Predlagani so razlicni modeli za dolocitev
debeline krovnega sloja betona na zgornjem in na spodnjem delu AB plos¢ in gred. Empiri¢ne enacbe
za ocenitev razprSenosti dimenzij AB elementov so izpisane v preglednici 2.5.

Na tem mestu naj omenimo Se negotovosti v dolocitvi efektivne Sirine plos¢. Efektivna Sirina plos¢
zajema del monolitne AB stropne plosce, ki sodeluje pri prenaSanju obremenitev v AB gredah. Ta del
AB stropne plos¢e moramo zato upoStevati v racunu nosilnosti in togosti AB elementov. Efektivno
Sirino plos¢ lahko izratunamo s postopki, ki jih predlagata standarda Evrokod 2 in Evrokod 8. Pri tem
se efektivna Sirina po Evrokodu 2 uporablja za oceno togosti AB gred, prispevek efektivne Sirine plos¢
k nosilnosti AB gred pa izracunamo z Evrokodom 8.

V nekaterih primerih imajo efektivne Sirine plos¢ zelo velik vpliv na nosilnost in togost AB gred.
Tedaj je efektivno Sirino plos¢ smiselno definirati kot slucajno spremenljivko in ji prepisati ustrezno
verjetnostno porazdelitev s srednjo vrednostjo in koeficientom variacije. Srednjo vrednost lahko
izraCunamo z metodami, ki jih predlagajo omenjeni predpisi, za koeficient variacije pa lahko
predpostavimo vrednost 0.2 (Ellingwood in sod., 1980, Haselton, 2006).

Preglednica 2.3: Povprecna vrednost in standardna deviacija odstopanja dimenzij AB elementov
(Ellingwood in sod., 1980).

Table 2.3: The mean value and standard deviation for the differences between the nominal and as-built
dimensions of RC elements (Ellingwood et al., 1980).

Lastnost Ad (mm) Opa (mm)

Zunanje dimenzije

o . EU +0.8 12
visina plos¢ DA 453 6.6
. EU -3.0 6.4
visina gred ZDA +2.0 14
Sirina gred EU +2.5 3.8
Sirina stebrov EU +1.5 6.4

Krovni sloj
x . EU -19 16
ploste zgoraj ZDA -1.0 9.4
“x . EU -33 8.6
plosce spodaj ZDA 4.1 8.9
grede zgoraj EU -5.6 13
EU +1.5 11

grede spodaj DA 89 6.4
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Preglednica 2.4: Povprecna vrednost in standardna deviacija odstopanja dimenzij AB elementov

(Udoeyo

in Ugbem, 1995).

Table 2.4: The mean value and standard deviation for the differences between the nominal and as-built
dimensions of RC elements (Udoeyo in Ugbem, 1995).

Lastnost doom Ad (mm) Ong (mm)
Zunanje dimenzije

Sirina stebra * 300-830 +0.39 3.69
Sirina stebra 200-340 +0.79 5.59
visina gred 340-1150 +2.35 6.18
Sirina gred 230-400 +2.22 6.07
viSina plosce 150-180 +4.24 8.10
Efektivna viSina prereza — lega armaturnih palic

grede 410 —0.68 8.72
plosce 130155 —5.03 5.51

* Sirina stebra v smeri obremenjevanja oz. v smeri grede, ki se stika s stebrom.

Preglednica 2.5: Povprecna vrednost in standardna deviacija odstopanja dimenzij AB elementov (JCSS, 2000).

Table 2.5: The mean value and standard deviation for the differences between the nominal and as-built

dimensions of RC elements (JCSS, 2000).

Lastnost Ad (mm) oag (mm)
Zunanje dimenzije elementov:

dyom < 1000 mm 0.003 d,io 4+ 0.006 d,,,
dyom = 1000 mm 3 10
Debelina krovnega sloja:

zgornji sloj 5-15 5-15
spodnji sloj -20-20 5.0
efektivna visina:

vsi tipi elementov 10 10

2.5 Nosilnost in karakteristi¢ne rotacije AB elementov

Pogosto za modeliranje AB stebrov in gred uporabljamo linijske kon¢ne elemente s koncentrirano

plasti¢nostjo, ki so zasnovani na osnovi tipicnih plasticnih mehanizmov AB okvirnih sistemov ter

opisujejo nelinearno obnasanje AB elementov kot celote. Vendar moramo pri takih modelih zveze

med nosilnostjo in rotacijo elementov izracunati vnaprej, pred pri¢etkom racunske analize. Praviloma

za to uporabljamo poenostavljene empiricne izraze, ki so zasnovani na podlagi rezultatov

eksperimentalnih raziskav. Pri tem se seveda takoj pojavi vprasanje zanesljivosti z empiri¢nimi izrazi

izraCunanih vrednosti, saj lahko z njimi nosilnost in karakteristicne rotacije elementov ocenimo le

priblizno. Zaradi tega moramo v analizi potresnega odziva stavb, poleg negotovosti v dolocitvi

materialnih in geometrijskih karakteristik pre¢nih prerezov upostevati tudi negotovosti, ki se nana$ajo

na modele za dolocitev nosilnosti in karakteristi¢nih rotacij AB elementov.
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Materialno nelinearnost v poenostavljenih nelinearnih modelih, ki smo jih uporabili v okviru
teh tockah predpiSemo odnos med upogibno nosilnostjo in rotacijo elementa (slika 2.1). V sploSnem
take ovojnice zajemajo rotacije elementa v elastiénem obmocju do meje teCenja, plasticne rotacije po
meji teCenja v obmocju utrjevanja do najvec¢je nosilnosti ter del plasti¢nih rotacij v obmocju padanja
nosilnosti. V doktorski §tudiji smo uporabili trilinearno ovojnico moment - rotacija, ki je definirana s
tremi tockami. Prva tocka (Y) predstavlja zacetek teCenja armature (6,in M), druga tocka (M)
predstavlja maksimalno nosilnost (6, inM, ), tretja tocka pa mejno stanje blizu porusitve
(0, in M,.). Mejno stanje blizu porusitve na nivoju elementa je definirano v skladu s standardom za
projektiranje potresnoodpornih konstrukceij — 3.del: Ocena in prenova stavb (SIST EN 1998-3, 2005),
to je pri 80 % maksimalne nosilnosti elementa na padajo¢em delu ovojnice moment - rotacija.

Moment @ Y: Zacletek teCenja
4 9 M: Najvedja nosilnost
My | M B NC: Mejno stanje

blizu porusitve

NC: M= 0.8 x M,

ey em an Rotacij a

Slika 2.1: Shematicen prikaz trilinearne ovojnice moment - rotacija v plasti¢nih ¢lenkih AB elementov.

Figure 2.1: Schematic view of the trilinear moment - rotation relationship of a plastic hinge in RC elements.

Ovojnice moment - rotacija pogosto izraCunamo s pripravljenimi empiri¢nimi izrazi, ki pa niso
zanesljivi in zato ne dajejo natan¢nih vrednosti za nosilnost in karakteristicne rotacije kar za poljuben
AB element. Natan¢nost empiri¢nih izrazov za vrednotenje nosilnosti AB elementov je med drugim
Studiral Ellingwood (Ellingwood in sod., 1980). S pomocjo numeri¢nih simulacij je izra¢unal
povpre¢no odstopanje empiri¢no izracunanih nosilnosti od dejanskih vrednosti, pri cemer je empiri¢no
nosilnost elementov ocenil z uporabo poenostavljenih enacb, ki jih navaja ameriski standard Building
Code Requirements for Reinforced Concrete iz leta 1977 (ACI, 1977). Fardis, Panagiotakos in
Biskinis (Panagiotakos in Fardis, 2001, Fardis in Biskinis, 2003) ter Haselton (2006), so na podlagi
rezultatov eksperimentalnih preiskav pripravili empiri¢ne izraze za ocenjevanje nosilnosti, togosti ter
karakteristicnih rotacij AB elementov, Peru$ in soavtorji (2006) pa so razvili neparametricno
empiricno metodo za oceno rotacije v mejnem stanju blizu porusitve ter izraCunali razprSenost z
empiri¢no metodo izracunanih rotacij.

Nekatere rezultate omenjenih raziskav smo v doktorski $tudiji uporabili za modeliranje stohasti¢nega
modela konstrukcije. Zato jih bomo podrobneje obravnavali v naslednjih dveh poglavjih. Poleg
statistiénih podatkov podajamo tudi empiricne izraze za vrednotenje nosilnosti in karakteristi¢nih
rotacij AB elementov.
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2.5.1 Nosilnost AB elementov

Osno-upogibna nosilnost AB elementov se po ameriskem standardu Building Code Requirements for
Reinforced Concrete (ACI, 1977) lahko dolo¢i z empiri¢nima enacbama oblike:

N=Y 0851 b(Biec)+ A (f—085f)~ A 1. (2.11)
e

M =085f"b(Bc)(h/2—Bc/2)+ AL (f!—085f)(hj2—d")+ A f,(d —h[2), (2.12)

kjer je:
e ¢ ekscentri¢nost,
e fc oddaljenost rezultante tlacnih napetosti v betonu od najbolj tlacenega robu,
e hinb celotna viSina in §irina prereza,
e dind visina krovnega sloja na natezni oz. na tlacni strani prereza,
e A4 in A4 precni prerez natezne in tlane armature,
o f/ najvedja tlatna napetost v betonu,
e f in f' napetost v natezni in tlacni armaturi.

Enacbi (2.11) in (2.12) sta namenjeni dimenzioniranju AB prerezov, zato dajeta le priblizne (ve¢inoma
konservativne) ocene za osno-upogibne nosilnosti. Natanc¢neje lahko nosilnosti AB prerezov
izraunamo z numericno integracijo napetosti po prerezu elementa. Vendar tudi numeric¢ni pristop
navadno ne daje popolnoma pravilnih vrednosti za nosilnost, predvsem zaradi poenostavitev v
konstitutivnih zvezah betona in jekla za armiranje, ki jih upoStevamo v integraciji. Obicajno
numeric¢na integracija nekoliko podceni osno-upogibno nosilnost prereza, ¢e jo primerjamo z dejansko
nosilnostjo, izmerjeno s testi (Melchers, 1999).

Negotovosti v ocenah osno-upogibne nosilnosti po enacbah (2.11) in (2.12) so Ellingwood in soavtorji
(1980) preverili z numericnimi simulacijami. Na podlagi statisti¢nih lastnosti slu¢ajnih spremenljivk,
ki nastopajo v enacbah (2.11) in (2.12), so z metodo Monte Carlo najprej generirali statisticne vzorce
slucajnih spremenljivk. Na podlagi tako dobljenih vzorcev so nato za razli¢ne tipe AB elementov
sestavili mnozico prerezov, ter z numericno integracijo napetosti po teh prerezih izracunali njihove
osne in upogibne nosilnosti. Na podlagi teh rezultatov so za vsak tip elementa in za vsak prerez v
vzorcu ocenili razmerje med numeri¢no nosilnostjo in nosilnostjo Cy/., izraCunano z empiri¢nimi
izrazi (s izhaja iz simulation, n pa iz nominal), ter razmerje med dejansko nosilnostjo prereza,
ugotovljeno s testi, in numeri¢no nosilnostjo prereza C,,, (¢ izhaja iz test) . Celoten vpliv negotovosti
empiri¢nih enacb so izrazili s kvocientom med dejansko nosilnostjo prereza R, in nosilnostjo,
ocenjeno z empiri¢nimi izrazi R, :

Rl/Rn :Cv/n‘ct/s' (213)

Pravilnost rezultatov numeri¢ne integracije napetosti po precnih prerezih AB elementov je odvisna od
predpostavk, ki se jih uposteva v integraciji. Ellingwood in soavtorji so vseh racunih upostevali
Bernoullijevo predpostavko, da pre¢ni prerezi AB elementov po deformiranju ostanejo ravni. Za beton
so privzeli odnos med napetostmi in deformacijami, ki ga predlaga Hognestad (glej Park and Pauley,
1975), za armaturno jeklo pa so upostevali linearno elasti¢en - idealno plasti¢en odnos.



Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z uposStevanjem nezanesljivosti. 23
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Povpreéna vrednost razmerja R,/R, predstavlja povprecen odklon empiri¢no dologene nosilnosti od
tocne vrednosti. Vrednost povpre¢nega odklona je odvisna od predpostavk, ki jih upostevamo v
modelu za izracun nosilnosti elementov. Ker je teZzko oceniti za koliko v povprecju empiri¢na
nosilnost odstopa od dejanske nosilnosti elementov, odklonov R,/R, obi¢ajno ne ra¢unamo in jih tudi
ne upostevali v analizi nosilnosti prerezov. Priblizno bi lahko povpre¢no vrednost razmerja R,/R, in
pripadajoco razprsenost ugotovili na podlagi podatkov v preglednici 2.6. Vidimo, da v vecini primerov
empiri¢ni izrazi v standardu Building Code Requirements for Reinforced Concrete (ACI, 1977) dajejo
konservativne ocene za osno in upogibno nosilnost AB prerezov. Koeficienti variacije z empiri¢nimi
enacbami ocenjenih nosilnosti niso preveliki in se gibljejo med 0.08 in 0.17.

Preglednica 2.6: Povprecna vrednost in koeficient variacije za razmerje med eksperimentalno in izraGunano
nosilnostjo AB elementov. Prikazani podatki ustrezajo srednji tlacni trdnosti f.,, = 34 MPa
(Ellingwood in sod., 1980).

Table 2.6: Mean value and the coefficient of variation for the ratio between the experimentally determined and
computed resistance capacity of RC elements. The data are presented for mean concrete strength
fem =34 MPa (Ellingwood et al., 1980).

Obremenitev Tip elementa R, /R, Vi

upogibna plosce 1.12-1.22 0.15
upogibna grede 1.05-1.16 0.08-0.14
osno-upogibna kratki stebri, porusitev v tlaku 0.95 0.14
osno-upogibna kratki stebri, porusitev v nategu 1.05 0.12
osna vitki stebri, porusSitev v tlaku 1.10 0.17
osna vitki stebri, porusitev v nategu 0.95 0.12

2.5.2 Karakteristi¢ne rotacije AB elementov

Fardis in soavtorji (Panagiotakos in Fardis, 2001, Fardis in Biskinis, 2003) so zbrali obsezno bazo
rezultatov eksperimentalnih raziskav nelinearnega obnasanja AB elementov. Baza vsebuje rezultate
ve¢ kot 1000 testov, od katerih je priblizno 700 stebrov pravokotnega prereza, ostalo pa so grede in
stene pravokotnega ali prereza oblike T ter stene, sestavljene iz veC pravokotnih presekov. Na podlagi
te baze so z regresijskimi analizami razvili empiri¢ne izraze za izracun nosilnosti na meji tecenja,
rotacije na meji teCenja in rotacije v mejnem stanju blizu porusitve, ter ocenili odstopanje rotacij,
doloCenih po predlaganem modelu, v primerjavi s tistimi vrednostmi, ki so bile izmerjene z
eksperimenti. Pri tem sta bili nosilnost in rotacija elementa na meji tecenja izmerjeni s testi. TeCenje je
bilo definirano z deformacijo na meji teCenja jekla za armiranje &, oziroma z deformacijo v betonu
e, =0.9f./E., mejna rotacija blizu porusitve je ustrezala 80 % maksimalne nosilnosti elementa na
padajocem delu ovojnice. Empiri¢ne izraze in podatke o razprSenosti, s katerimi ocenimo nosilnost in
rotacije, so podali za razli¢ne skupine elementov iz baze podatkov, ki se razlikujejo po obliki prerezov,
pa tudi glede na delez in postavitev vzdolzne in precne armature, nivo osne sile, dinamicne lastnosti
obremenjevanja (ciklicno ali monotono obremenjevanje) ter tip poruSitve (upogibna porusitev,
kombinacija upogibne in strizne porusitve, porusitev z ali brez zdrsa armature).
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Predlagana je naslednja empiri¢na enacba za izra¢un srednje vrednosti rotacije na meji teCenja AB
stebrov in gred s pravokotnim prerezom (podobno enacbo vsebuje tudi standard Evrokod 8-3):

L, e, 02d,f,
0, —goy?+0.00275+a5, ) \/f_m , (2.14)
kjer je:
° o, ukrivljenost na mestu najve¢jega upogibnega momenta,
o I razdalja od mesta najvecjega momenta do prevojne tocke,
e qay, koeficient, ki ima v primeru izvleka armature vrednost a, =1, sicer a;, =0,
e ¢, deformacija natezne armature na meji tecenja,
e d in d' razdalja do natezne oziroma tlacne armature,
o d, povprecni premer natezne armature,
e f srednja natezna trdnost jekla na meji teenja,
* fim srednja tlac¢na trdnost betona.

Posamezni €leni v enacbi (2.14) pomenijo prispevke k rotaciji na meji tecenja zaradi upogibnih in
striznih deformacij ter zaradi vpliva izvleka armature in so podrobneje razlozeni drugje (npr. Fardis in
Biskinis, 2003, SIST EN 1998-3, 2005). Podobne enacbe, kot je enacba (2.14), navajajo Fardis in
soavtorji tudi za stebre kroznega prereza ter za stene poljubnih oblik.

V preglednici 2.7 je za razlicne AB elemente v bazi podatkov prikazano odstopanje med rotacijami
9}’
meji tecenja 0, ,,, 4, ki so jih Fardis in soavtorji za elemente v bazi izracunali z enacbo (2.14). Pri tem
je odstopanje izracunanih rotacij od dejanskih vrednosti izraZzeno s kvocientom 6, ., / 0, en214 - Vidimo
lahko, da se mediana kvocienta 6, /9},,3,,'2'14 giblje med 0.995 in 1, kar pomeni, da rotacije na meji
teCenja, izraCunane z enacbo (2.14), le malo precenijo dejanske vrednosti, ki so izmerjene s
eksperimenti. Kljub temu, da je enacba (2.14) sprejemljiva za ocenjevanje rotacij na meji teenja, pa
podatki v zadnjem stolpcu preglednice 2.7 izkazujejo razmeroma velike koeficiente variacije
kvocienta 0, ., / 0, en214 - Ti se gibljejo med 0.30 in 0.40.

st » Ki 50 bile za razli¢ne skupine elementov izmerjene med preizkusi, in izraCunanimi rotacijami na

Preglednica 2.7 prikazuje tudi statisticne podatke o ukrivljenostih na meji teCenja ¢, in o efektivnih
togostih AB stebrov in gred El,; . Ukrivljenost ¢, je izraCunana z numeri¢no integracijo napetosti po
prerezu, na podlagi krivulje moment - ukrivljenost, medtem ko je sekantna togost E/,; izraCunana z
enacbo:

ML,
T30

y

EI (2.15)

Fardis in soavtorji so poleg enacb za dolocitev rotacije na meji teCenja razvili tudi empiricne enacbe za
dolocitev rotacije v mejnem stanju blizu porusitve. Mejno rotacijo lahko v sploSnem izraCunamo na
dva nacina. Ena moznost je, da mejno rotacijo izra¢unamo na podlagi ukrivljenosti najbolj
obremenjenega dela elementa in dolzine dela elementa, na katerem se element plastificira. Druga
moznost je, da ocenimo mejno rotacijo AB elementa z enacbami, ki zajemajo elasti¢ni in plasti¢ni del
deformiranega elementa. V nadaljevanju bomo obravnavali drugo moznost.
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Preglednica 2.7: Mediana in koeficient variacije za razmerje med eksperimentalno in inzracunano rotacijo,
ukrivljenost in efektivno togost AB elementov na meji teCenja armature ter (Fardis in Biskinis, 2003).

Table 2.7: The median and the coefficient of variation for the ratio between the experimentally determined and
computed yield rotation, yield curvature and effective stiffness of RC elements (Fardis in Biskinis, 2003).

Koli¢ina

Skupina testov AB stebrov in Vrsta porusitve glede ~ Mediana  Koeficient
gred na zdrs armature variacije

Hy,rest /ey,en.2.14

SD,V,te.\'f / SD_v,m«m

(Ele/] )zexl /(E[e” )num

. . brez zdrsa armature 1.00 0.30
pravokotni prerezi

stebrov in gred z zdrsom armature 0.995 0.40

ne glede na zdrs 0.995 0.39

krozni prerezi stebrov z zdrsom armature 0.99 0.33

. . brez zdrsa armature 1.275 0.29

l: tr:;r(;l;oit;nglz eren z zdrsom armature 1.06 0.38

ne glede na zdrs 1.205 0.33

pravokotni prerezi stebrov in / 1.10 041
gred

krozni prerezi stebrov / 1.07 0.31

Fardis in soavtorji so rotacijo stebrov in gred v mejnem stanju blizu porusitve 6, definirali z rotacijo,

ki pripada 20% zmanjSanju maksimalne nosilnosti elementa na padajoci veji ovojnice. Odziv elementa

v tem obmoc¢ju deformacij je moc¢no odvisen od dinami¢nih lastnosti obremenjevanja. Mejna rotacija

se navadno razlikuje glede na to, ali je element izpostavljen monotonemu ali ciklicCnemu

obremenjevanju. Glede tega so Fardis in soavtorji razvili enoten izraz za mejno rotacijo blizu

porusitve, vendar se posamezni ¢leni empiri¢ne formulacije razlikujejo glede na tip obremenjevanja.
Enacbe, ki so jih razvili Fardis in soavtorji, so danes vkljuene v standard Evrokod 8-3 (SIST EN
1998-3, 2005). Podani sta naslednji empiri¢ni enacbi za mejno rotacijo AB stebrov in gred pri duktilni
porusitvi (SIST EN 1998-3, 2005):

0@ — L
Vel

0,016-(0.3")- max(0.01, w)ﬁ
max(0.01, w)

0225 I 035 [Wu /7]
[TV] 250 125"y (2.16)

0.30

max(0.0l; w ’)

1
6" =6, —0 =—0.0145-(0.25"
ne = Yne 7Yy ( ) max (0.01; w )

’Yel

(2.17)

S

S [%V]m 297 (1.275"%),

pri Cemer enacba (2.16) izraza celotno rotacijo elementa v mejnem stanju blizu porusitve, enacba

(2.17) pa se nanasa le na plasti¢ni del mejne rotacije. V zgornji enacbi je:

fyel

Ay

agy

ag

Ayal
v=P/bhf,

w in w'

parameter, ki ima vrednost 1 za sekundarne seizmicne elemente, in vrednost
1.5 v primeru primarnih elementov.

konstanta, odvisna od tipa armaturnega jekla,

konstanta, ki ima za cikli¢no obremenjevanje vrednost a, =1, sicer a, =0,
konstanta, ki ima v primeru zdrsa armature vrednost a, =1, sicer a, =0,

konstanta, ki ima za stene vrednost a,, =1, sicer a,, =0,

wall

nivo osne sile,
mehanski delez vzdolZne natezne oz. tlaéne armature,
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e fu,in f,, srednja tla¢na trdnost betona in srednja trdnost jekla na meji teCenja (MPa),
e [ inh strizni razpon elementa in globina AB prereza v smeri obremenjevanja,

e p,in py mehanski delez stremen oz. diagonalne armature,

e « faktor objetja betona doloc¢en z enacbo:

o=(1-3)(1-5) %2

kjer sta b, in h, Sirina in globina objetega dela betonskega jedra, b; je razdalja med posameznimi
objetimi vzdolznimi armaturnimi palicami, s, pa je razdalja med stremeni.

Za pravokotne precne prereze AB stebrov in gred je v preglednici 2.8 prikazana mediana razmerja
med eksperimentalno dologenimi rotacijami 0, in 67

ne,test nc,test

in rotacijami 6,2,,,,5 in 67 ,.,,,, ki so
izraCunane z enacbama (2.16) in (2.17). Razvidno je, da lahko z enacbama (2.16) in (2.17) razmeroma
dobro napovemo mejno rotacijo preiskovanih stebrov in gred v primeru, da so konstrukcijski detajli
elementov zasnovani v skladu s pravili za potresnoodporno gradnjo. Vecja odstopanja so znacilna za
elemente s slabimi detajli, kjer izracunana rotacija prekoraci dejansko mejno rotacijo za priblizno
17 %. Koeficient variacije mejnih rotacij ni toliko odvisen od vrste elementa. Koeficient variacije
razmerja 012 o, [0/ 215 0Z. 0L, / 07 ..., se giblje v primeru cikliénega obremenjevanja med 0.34
in 0.40. Vedji koeficient variacije, z vrednostjo priblizno 0.55, je znacilen za elemente pri monotonem
obremenjevanju.

Preglednica 2.8: Mediana in koeficient variacije za razmerje med eksperimentalno in inzracunano rotacijo AB
elementov v mejnem stanju blizu porusitve (Fardis in Biskinis, 2003).

Table 2.8: The median and the coefficient of variation for the ratio between the experimentally determined and
computed rotation of RC elements at near-collapse limit state (Fardis in Biskinis, 2003).

Spremenljivka  Skupina testov Tip obremenitve Mediana Koeficient
variacije
pravokotni prerezi stebrov in gred, ~ cikli¢na 0.995 0.39

o /9 (dobri detajli) monotona 1.005 0.55
ne,test ncen.2.16

pravokotni prerezi stebrov in gred,

(slabi detajli) ciklina 0.835 0.35

pravokotni prerezi stebrov in gred, ~ cikli¢na 1.00 0.40

o7 / 97! (dobri detajli) monotona 1.025 0.54
ne,test ne,En.2.17 }()Sr-laa"\ll)(l)lzloettl;‘l] llij)rerezi stebrOV in gred, cikliéna 0865 034

Metodo za dolocitev srednje vrednosti rotacij AB elementov pri maksimalni nosilnosti ¢, v mejnem
stanju blizu porusitve so na osnovi eksperimentalne baze podatkov in metode CAE (Conditional
Average Estimator) predlagali tudi Perus, Poljansek in Fajfar (2006). Predpostavili so, da so rotacije
odvisne od srednje tlacne trdnosti betona f,, , nivoja osne sile v =P /b h f,,, faktorja ucinkovitosti
objetja betonskega jedra, ki je pomnozen z indeksom objetja - p; = ap; f,., / fun , ter kvocientom med
striznim razponom in globino AB prereza v smeri obremenjevanja L,/ # . Metoda CAE je zasnovana
tako, da se lahko uporabi katerokoli podatkovno bazo. Perus, Poljansek in Fajfar (2006) so za
dolocitev 6, in 6, uporabili bazi, ki predstavljata podskupini Fardisove in PEERove podatkovne
baze (Haselton, 2006). Iz obeh krovnih podatkovnih baz so izbrali eksperimente s cikli¢cnim
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obremenjevanjem in upogibno porusitvijo AB elementov. Na podlagi analize skupine izbranih AB
stebrov in gred iz Fardisove in PEERove baze so izracunali pripadajoe mejne rotacije in izracunane
vrednosti primerjali z vrednostmi izmerjenimi z eksperimenti. Razprsenost z metodo CAE izracunanih
mejnih rotacij AB elementov so izrazili s koeficientom variacije, ki v povprecju znasa med 0.20 in
0.50.

Z enacbami (2.16) in (2.17) lahko priblizno izra¢unamo karakteristi¢ni rotaciji 6, in 6,., ki
predstavljata skupaj s pripadajo¢ima upogibnima momentoma M, in M, zaCetek teCenja (Y) in
mejno stanje blizu porusitve (NC), (glej sliko 2.1). Vendar le s poznavanjem rotacij in upogibnih
momentov v tockah na meji tecenja in v mejnem stanju blizu porusitve ovojnice ne moremo enoli¢no
dolo¢iti. Za popolno dolocitev ovojnice moment - rotacija moramo imeti Se podatek o maksimalni
nosilnosti M,, in pripadajoci rotaciji 6, (tocka M v sliki 2.1). S Fardisovimi enacbami ne moremo
oceniti rotacije 6,,. V tem primeru rotacijo 6, priblizno ocenimo tako, da predpostavimo razmerje
med rotacijo pri popolni porusitvi in rotacijo pri maksimalni nosilnosti 6,/6, . Dolsek (2010) navaja
vrednosti za razmerje 6,/6, med 3 in 4.

Alternativo Fardisovim empiri¢nih ena¢bam in metodi CAE za dolocitev karakteristi¢nih rotacij 6,,
0, in 6, predstavljajo enatbe za dologitev rotacij pri maksimalni nosilnosti, 0, (celotni del) in 62’
(plasticni del), ter plasti¢nih rotacij v obmocju padanja nosilnosti 6,., ki jih je na osnovi PEERove
podatkovne baze razvil Haselton (2006).

PEERova podatkovna baza obsega rezultate eksperimentalnih raziskav razlicnih AB stebrov pri
monotonem in ciklicnem obremenjevanju. Baza obsega 306 stebrov s pravokotnimi prerezi in 177
stebrov s kroznimi prerezi. Baza vsebuje podatke o geometriji in armaturi stebrov, podatke o poteku
obremenjevanja, casovne zapise odziva stebrov v formatu sila - pomik in podatke o porusitvi stebrov.
Iz celotne podatkovne baze je Haselton izbral skupino 255 stebrov, od katerih se je 220 stebrov
porusilo po upogibu, 35 pa se jih je porusilo deloma po strigu deloma po upogibu. Haselton je
empiri¢ne enacbe za doloCitev nosilnosti in karakteristi¢nih rotacij podal za pravokotne in krozne
prereze AB stebrov, s simetricno vzdolZzno armaturo.

Bistvena prednost Haseltonovih enacb pred Fardisovimi enacbami je, da lahko izraCunamo parametre,
ki vplivajo na obnaSanje AB elementov v obmocju padanja nosilnosti, medtem ko moramo, ce
uporabljamo Fardisove enacbe, negativno togost AB elementov izracunati na podlagi
predpostavljenega razmerja med rotacijo pri popolni porusitvi in rotacijo pri maksimalni nosilnosti.

Ker Haseltonove enacbe ne upostevajo neugodnih vplivov ciklicne degradacije histereznega obnaSanja

AB elementov, Haseltonovih enacb za doloCevanje karakteristi¢nih rotacij v disertaciji nismo

uporabili. Le za primerjavo s Fardisovimi enacbami podajamo v spodnji preglednici nekaj vrednosti
tot

koeficientov variacij karakteristiénih rotacij 62, 62" in 0,. , ki bi jih morali upoStevati v primeru, e
bi rotacije dolo¢evali empiri¢nimi enacbami po Haseltonu.
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Preglednica 2.9: Standardna deviacija sekantne togosti EI, /EI, ter karakteristi¢nih rotacij 6", 62 in 6,. po
Haseltonu (Haselton, 2006).

Table 2.9: Standard deviation of secant stiffness EI,/EI, and characteristic rotations 6,,", 67" in 0,. according
to Haselton (Haselton, 2006).

Spremenljivka El, | El, O, oy Ope

standardna deviacija

. . 0.28 0.45 0.54 0.72
naravnih logaritmov oy,

2.6 Mehanske lastnosti zidanih polnil

V uvodnem delu tega poglavja smo poudarili, da so zidana polnila kompoziten material, ki ga navadno
sestavljajo zidaki in malta, vCasih pa sta zaradi ojaCitvenih razlogov dodana tudi armaturno jeklo in
polnilni beton. Podobno, kot so armiranobetonski elementi sestavljeni iz betona in armature, so tudi
zidana polnila sestavljena iz razlicnih materialnih komponent, kjer ima vsaka komponenta svojevrstne
mehanske lastnosti. Seveda ni nujno, da je zidano polnilo vedno sestavljeno iz vseh Stirih materialov.
V primeru, da so polnila sestavljena samo iz zidakov in malte, govorimo o nearmiranih zidanih
polnilih. V nasprotnem primeru, kadar so polnila ojacana z armaturnim jeklom in polnilnim betonom,
pa govorimo o povezanih ali armiranih zidanih polnilih (Tomazevi¢, 2009). Obravnavali bomo le prvi
tip zidanih polnil, to so nearmirana oz. navadna zidana polnila.

Negotovosti v dolocitvi mehanskih lastnosti navadnih zidanih polnil so odvisne od razprSenosti
mehanskih lastnosti posameznih materialnih komponent, npr. zidakov in malte. Kljub temu je o tem v
literaturi na voljo razmeroma malo podatkov. Zaradi podobne sestave malte in betona bi morda lahko
predpostavili, da je razprSenost mehanskih lastnosti malte priblizno enakega velikostnega reda kot pri
betonu ali vecja, saj se je malta v zgodovini, v€asih pa tudi v danasnjih ¢asih, pogosto pripravljala kar
na gradbiscu, in ne v kontroliranih pogojih, kot beton. Nekaj ve¢ statisticnih podatkov je na voljo za
zidake. Za koeficiente variacije trdnosti opecnih zidakov lahko upoStevamo vrednosti, ki so jih z
eksperimentalnimi preiskavami izracunali Calvi in sodelavci (2004). Preiskovali so trdnosti opecnih
zidakov dimenzij 245/115/245 mm z bruto prostorninskim delezem odprtin 60 %. Ugotovili so, da
koeficient variacije tlatne trdnosti preiskovanih zidakov vzporedno z odprtinami zidakov znaSa
priblizno 0.12, koeficient variacije tla¢ne trdnosti zidakov pravokotno na odprtine pa 0.16. Omeniti je
potrebno, da se zidaki, ki so jih preiskovali Calvi in sodelavci, glede na votlavost uvrs¢ajo po merilih
Evrokoda 6 (SIST EN, 2006) med opecne votlake z visokim delezem odprtin (Evrokod 6, preglednica
3.1). Pri takih zidakih je razprSenost tlacne trdnosti bolj kot pri manj votlih zidakih odvisna od
razprSenosti debeline reber votlaka. Zato je pri zidakih z manjSim delezem odprtin pri¢akovati manjSo
varianco tlacne trdnosti.

Zidana polnila predstavljajo kompleksne konstrukcijske elemente, katerih nelinearno obnasanje je zelo
tezko simulirati le na osnovi poznavanja mehanskih lastnosti zidakov in malte. Zato pri preverjanju
obnasanja zidanih polnil med delovanjem potresne ali katere druge zunanje obtezbe namesto
mehanskih lastnosti posameznih sestavnih materialov raje upoStevamo mehanske lastnosti zidanih
polnil kot homogenega konstrukcijskega materiala. Zidana polnila kot konstrukcijski material lahko
obravnavamo kot zidovje. Zato lahko mehanske lastnosti zidanih polnil opiSemo v skladu s pravili
standarda Evrokod 6 za projektiranje zidanih konstrukcij (2006). To pomeni, da lahko mehanske
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lastnosti zidanih polnil opiSemo z naslednjimi koli¢inami: tla¢na trdnost f, ., natezna trdnost f,,,
strizna trdnost 7,,, elasti¢ni modul £, in strizni modul G, .

Da bi dobili zanesljive vrednosti, se mehanske lastnosti zidanih polnil pogosto dolo¢ajo s preizkusi.
Glede na smer obremenitve zidovja lo¢imo tla¢no trdnost polnil pravokotno na nalezno povrsino
zidakov (vzporedno z odprtinami) in tlacno trdnost zidovja vzporedno z nalezno povrsino zidakov
(pravokotno na odprtine). Natezna trdnost zidovja je definirana kot glavna natezna napetost pri
doseZeni najvecji strizni obremenitvi zidnega polnila, pri cemer nastane posevno usmerjena razpoka,
ki lahko deloma poteka po regah med posameznimi zidaki, deloma pa razpokajo zidaki. Strizna trdnost
zidanega polnila je definirana na podlagi prestriznega porusnega mehanizma, pri ¢emer nastane
razpoka, ki poteka pretezno po regah v vodoravni smeri. Elasti¢ni in strizni modul polnil se dolocita na
podlagi zvez med napetostmi in deformacijami, izmerjenih med tlacno in strizno preiskavo zidanega
polnila.

2.6.1 Mehanske lastnosti zidanih polnil

V literaturi je na voljo veliko eksperimentalnih $tudij in empiricnih metod za ugotavljanje mehanskih
lastnosti zidov in zidanih polnil. ObseZen pregled teh metod je pripravil Tomazevi¢ (1999). Vendar pa
pretekle raziskave vefinoma vsebujejo le podatke za vrednotenje pri¢akovanih vrednosti mehanskih
lastnostih dolo¢enega zidu ali polnila, manj pa je statisticnih podatkov, na podlagi katerih bi lahko
ocenili razprSenost z empiricnimi izrazi izracunanih mehanskih koli¢in.

Obsezno preiskavo mehanskih lastnosti zidanih polnil so opravili Calvi in sodelavci (2004), ki so
poleg posameznih zidakov testirali tudi vzorce zidanih polnil dimenzij 800/800/120 mm. Rezultati so
prikazani v preglednici 2.10. Za preiskovana zidana polnila je koeficient variacije tlacne trdnosti
vzporedno z odprtinami enak 0.18. Koeficienti variacije natezne in strizne trdnosti so visji od
koeficientov variacije tlatne trdnosti in znaSajo priblizno 0.25. To je pricakovan rezultat, saj lahko pri
strizni porusitvi posameznih preiskovanih vzorcev zidanih polnil posevna razpoka vzdolz tlatne
diagonale zidanega polnila poteka po regah med posameznimi zidaki, deloma pa lahko razpokajo tudi
zidaki. Ker je najvecja strizna oz. natezna trdnost polnil odvisna tako od trdnosti malte kot zidakov, je
tudi razprSenost v izmerjeni strizni in natezni trdnosti polnil pricakovano vecja. Po podatkih v
preglednici 2.10 pripadata najvecji vrednosti koeficienta variacije modulu elasti¢nosti in striznemu
modulu polnil. Koeficient variacije modula elasticnosti vzporedno z odprtinami zidakov za zidana
polnila, ki so jih preizkusili Calvi in sodelavci, znasa 0.47, koeficient variacije striznega modula pa je
nekoliko manjsi in znasa 0.36.

Preglednica 2.10 vsebuje tudi rezultate nekaterih ostalih eksperimentalnih raziskav. Na primer,
Rossetto in Elnashai (2005) sta zbrala rezultate eksperimentalnih preiskav razlicnih gradbenih
materialov, ki so se v preteklosti v evropskih drzavah v drugi polovici 20. stoletja uporabljali za zidana
polnila in zidovje. Na podlagi teh rezultatov sta ocenila, da lahko za tlaéno trdnost zidanih polnil,
merjene vzporedno z odprtinami zidakov, predpostavimo logaritemsko normalno verjetnostno
porazdelitev s koeficientom variacije 0.20. Koeficienti variacije elasticnega in striznega modula
zidanih polnil navaja italijanski standard (Circ. M.LL.PP 617, 2009). Standard priporoca, da za
koeficienta variacije elasti¢nega in striznega modula zidanih polnil upoStevamo enako vrednosti 0.40.
Faella in sodelavci (1991) so z eksperimentalnimi raziskavami ugotovili podatke o mehanskih
lastnostih lehnjaka, razmeroma porozne karbonatne kamnine, ki se je na jugu Italije v sredini 20.
stoletja pogosto uporabljal za gradnjo zidanih stavb. Merili so tla¢no in strizno trdnost zidanih polnil iz
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lehnjaka z dimenzijami 125/130/50 cm. Rezultate teh raziskav so zbrali Rota in soavtorji (2010) in so
prikazani v preglednici 2.11.

Dyimiotis in sodelavci (2001) so predlagali postopek, s katerim lahko nelinearno obnaSanje polnil
priblizno opiSemo z dvema neodvisnima sluc¢ajnima spremenljivkama. Ena slucajna spremenljivka
predstavlja maksimalno trdnost polnila, druga sluc¢ajna spremenljivka pa predstavlja pripadajoce
deformacije ter energijo, ki jo je polnilo pri dani nosilnosti sposobno sipati pri monotonem
obremenjevanju. Dyimiotis in sodelavci navajajo, da lahko za maksimalno trdnost polnila
predpostavimo logaritemsko normalno verjetnostno porazdelitev s koeficientom variacije 0.26. Pri tem
se lahko uposteva popolna linearna povezanost med maksimalno trdnostjo in trdnostjo na tocki
razpokanja. To pomeni, da lahko upostevamo, da je koeficient korelacije med maksimalno trdnostjo in
trdnostjo na tocki razpokanja zidanih polnil skoraj enak 1. Za slucajno spremenljivko, ki predstavlja
energijo sipanja polnil Dyimiotis in sodelavci predlagajo logaritemsko normalno verjetnostno
porazdelitev s koeficientom variacije 0.19.

Preglednica 2.10: Koeficient variacije za izbrane mehanske lastnostih ope¢nih polnil.

Table 2.10: Coefficient of variation for the selected mechanical properties of the masonry infills.

Obremenitev Simbol Koeficient variacije Vir

Vzporedno z odprtinami:

o Tlazna trdnost S 0.18 Calvi (2004)
S 0.20 Rossetto in Elnashai (2005)

e Elasti¢ni modul E, 047 Calvi (2004)
E, 0.40 Circ. M.LL.PP 617 (2009)

Pravokotno na odprtine:

o Tla¢na trdnost S 0.38 Calvi (2004)

e Elasti¢ni modul E, 0.43 Calvi (2004)

Diagonalna obremenitev:

o Natezna trdnost ot 0.25 Calvi (2004)

o Strizna trdnost Tyo 0.25 Calvi (2004)

o Strizni modul G, 0.36 . Calvi (2004)
G, 0.40 Circ. M.LL.PP 617 (2009)

Preglednica 2.11: Podatki o mehanskih lastnostih zidanih polnil iz lehnjaka (Rota in sod., 2010).

Table 2.11: Data for the mechanical properties of the tuff masonry (Rota et al., 2010).

Spremenljivka Simbol ~ Povpre¢na vrednost Standardna deviacija Koeficient
(MPa) (MPa) variacije

Vzporedno z odprtinami

e Tla¢na trdnost o 1.95 0.375 0.19

e Elasti¢ni modul E, 1620 135 0.08

Obremenitev diagonalno

e Strizna trdnost Ty 0.153 0.024 0.16

e Strizni modul G, 625 62.5 0.10

e Negativna togost B 0.30 0.05 0.17
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V literaturi ni na voljo dovolj podatkov o prostorski razprsenosti mehanskih lastnosti zidanih polnil.
Zato Dymiotis in sodelavci (2001) predlagajo, da se ta vpliv preprosto zanemari. To predpostavko pa
lahko le delno opravi¢imo. Kljub temu, da so zidaki navadno proizvedeni v kontroliranih pogojih, in
se zaradi tega mehanske lastnosti posameznih zidakov naj ne bi pretirano razlikovale, se mehanske
lastnosti polnil kot celote znotraj posamezne konstrukcije lahko razlikujejo predvsem zaradi
spremenljive kvalitete malte. Rosetto in Elnashai (2005) ocenjujeta, da je koeficient korelacije med
trdnostjo posameznih polnil priblizno enak 0.70. V literaturi nismo nasli podatkov o prostorski
razprsenosti ostalih mehanskih lastnosti zidanih polnil.

2.7 Stalna in koristna obtezba

Poznamo tri izvore negotovosti v dolocitvi ucinkov vplivov zaradi stalne in koristne obtezbe. Osnovni
izvor predstavlja naravna razprSenost stalne in koristne obtezbe. Drugi vir za negotovosti so
poenostavitve, ki jih upoStevamo pri modeliranju obtezbe, kadar prostorsko in ¢asovno spremenljivo
navpi¢no obtezbo v etazah modeliramo kot ekvivalentno statiéno in enakomerno porazdeljeno
ploskovno obtezbo. Tretji vir negotovosti pa izhaja iz modelnih poenostavitev, ki jih upoStevamo pri
modeliranju konstrukcije in imajo manjsi ali vecji vpliv na izraCunane vrednosti notranjih staticnih
koli¢in. Negotovosti zaradi modelnih poenostavitev so predvsem posledica: analize prostorskih
konstrukcijskih sistemov z ravninskimi modeli, neupostevanja podajnosti vozliS¢, neupostevanja
podajnosti temeljnih tal, itn.

Ob predpostavki, da trije izvori negotovosti nastopijo neodvisno, lahko notranje stati¢ne koli¢ine in
pripadajoci koeficient variacije ocenimo z naslednjimi enacbami (Ellingwood in sod., 1980):

O=cBA4, (2.18)
/
vy~ (v 4 ), (2.19)

kjer je A nominalna vrednost navpicne obtezbe, B in c¢ sta faktorja vpliva modelnih poenostavitev pri
modeliranja obtezbe in konstrukcije, V,, V5 in V. pa so posamezni prispevki k celotnemu koeficientu
variacije notranjih staticnih koli¢in zaradi spremenljivosti obtezbe ter zaradi vpliva modelnih
poenostavitev pri modeliranju obtezbe in konstrukcije. V izrazu (2.19) smo zanemarili kvadratne
Clene, ki izhajajo iz definicije koeficienta variacije produkta neodvisnih sluc¢ajnih spremenljivk.

Del negotovosti v dolocitvi stalne obtezbe je gotovo posledica razprSenosti specificne teZze osnovnih
gradbenih materialov. Vendar pa je razprSenost specifi¢ne teze gradbenih materialov navadno izredno
majhna (glej preglednico 2.12). Raziskovalci so enotnega misljenja, da so negotovosti v stalni obtezbi
na konstrukeiji bolj kot s specifi¢no tezo povezane z dodatno opremo na konstrukeiji, kot so predelne
stene, strojne instalacije itn. Ellingwood in sodelavci (1980) so na podlagi preteklih raziskav ugotovili,
da nominalna stalna obtezba D,, izraCunana na podlagi specificnih tez posameznih materialov,
nekoliko podceni povprecno stalno obteZzbo na konstrukciji. Dejansko to pomeni, da v povprecju
stalna obtezba na konstrukciji prekorac¢i nominalno vrednost do 5 %. Koeficient variacije ekvivalentne
stalne obtezbe V,, = (Vj{) + V3 )1/2 se giblje med 0.06 in 0.09, koeficient variacije notranjih staticnih
koli¢in zaradi stalne obtezbe V), pa je pricakovano vi§ji in znasa do 0.10. Za stalno obtezbo na
konstrukciji Ellingwood in sodelavci ocenjujejo, da se porazdeljuje po normalni verjetnostni
porazdelitvi.
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Obicajno je prostorska razprSenost specificne teze konstrukcijskih elementov zanemarljiva. Smernice
za verjetnostno analizo Probabilistc Model Code (JCSS, 2000) dolo¢ajo, da se za prostorsko variacijo
specifi¢ne teze lahko vzame vrednost V., - p,,, kjer je V., koeficient variacije specificne teze materiala
iz preglednice 2.12, za p,, pa se lahko vzame vrednost 0.70.

Statisticne lastnosti koristne obtezbe na konstrukcijah so prikazane v preglednici 2.13. Prikazani so
podatki, ki veljajo za ZDA in drZzave na obmoc¢ju Evrope. V preglednici sta glede se na namen uporabe
stavb loceni obiCajna koristna obtezba L,, ki bolj ali manj konstantno deluje na konstrukcijo, ter
obtezba zaradi redkih, vendar predvidenih dogodkov, ki se lahko pojavijo v predvideni zivljenjski dobi
objekta L, . Med slednje Stejemo povecano koncentracijo ljudi ali kopicenje opreme. IzraCunane so
povprecne vrednosti obiCajne in redke koristne obtezbe, te pa so izrazene z delezi nominalnih
vrednosti L,, ki so podane v standardih. Izpisani so koeficienti variacije dejanske koristne obtezbe na
konstrukciji V,, ter koeficient variacije notranjih stati¢nih koli¢in zaradi vpliva koristne obtezbe V.
Posamezne vrednosti koeficientov variacije koristne obtezbe se razlikujejo glede na vplivno povrsino
obtezbe A4, . Jasno je, da velikost koeficienta variacije pada z veCanjem vplivne povrsine.

Preglednica 2.12: Srednja vrednost in koeficient variacije specifiéne teze nekaterih gradbenih materialov
(JCSS, 2000).

Table 2.12: The mean value and coefficient of variation for the specific weight of selected building materials
(JCSS, 2000).

Material Srednja vrednost Koeficient variacije

75 (KN/m’) Vis

Jeklo 77 <0.01
Beton

- betoni obi¢ajne trdnosti 24 0.04

- betoni visoka trdnosti 24-26 0.03

- betoni iz lahkega agregata <21 0.04-0.08

- porozni betoni 16-19 0.05-0.10

- betoni iz tezkega agregata <46 0.01-0.02

Zidovje / ~0.05

Preglednica 2.13: Srednja vrednost in koeficient variacije obic¢ajne in redke koristne obtezbe, ter koeficient
variacije notranjih stati¢nih koli€in zaradi koristne obtezbe (Ellingwood in sod., 1980).

Table 2.13: The mean value and coefficient of variation for combination and maximum value of live loads and
coefficient of variation for live load effects (Ellingwood et al., 1980).

Koli¢ina A;~18.6 m* A;~93 m A;~ 465 m’ A;~929 m?
L/ L, 0.15-0.24 / / /
Va 0.59-0.89 0.20-0.55 0.20-0.46 0.18-0.45
Vi, 0.8 0.5 0.45 0.4
Ly / L, 1.18-1.38 / / /
Vi 0.14-0.23 0.13-0.18 0.10-0.16 0.09-0.16

Vi 0.25 0.25 0.25 0.25
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Za obicajno koristno obtezbo na konstrukciji lahko predpostavimo verjetnostno porazdelitev gama, za
redko koristno obtezba pa verjetnostno porazdelitev ekstremnih vrednosti tipa 1. V literaturi nismo
nasli podatkov o parametrih verjetnostnih porazdelitev obicajne in redke koristne obtezbe.

2.8 Delez kriti¢nega duSenja

Viskozno duSenje ima znaten vpliv na potresni odziv gradbenih konstrukcij, zato pri modeliranju
dusenja uporabljamo razlicne modele, s katerimi Zelimo viskozno dusenje ¢im bolj natancno opisati.
Negotovosti, ki se pojavijo pri modeliranju viskoznega dusenja, v sploSnem delimo na modelne in
fizikalne, vendar bomo obravnavali le negotovosti, ki se odrazajo v doloCitvi deleza kriticnega
dusenja.

Za tipi¢ne armiranobetonske konstrukcije delez kriticnega dusenja znaSa nekje od 3 do 5 %, v
nekaterih primerih, ko konstrukcija preide v nelinearno obmocje, pa ta vrednost naraste tudi na 10 %
(Fajfar, 1984). Odstopanja v vrednostih za kriticno duSenje so torej velika in so odvisna od
konstrukcijskega sistema, smeri obremenjevanja in frekvencne sestave gibanja tal med potresom.
McVerry (1979) in Hart in Vasdevan (1975) so na podlagi eksperimentov ugotovili, da delez
kritiénega dusenja AB konstrukcij, ki se deformirajo izrazito v nelinearno obmocje, v povprecju znasa
med 5 in 10 %, v nekaterih primerih pa tudi do 15 %. Koeficient variacije kriticnega duSenja AB
konstrukcij je med 0.30 in 0.40 (McVerry, 1979). Podobna vrednost koeficienta variacije velja tudi za
jeklene okvirne konstrukcije, le da je tukaj v povprecju delez kriti¢nega dusenja nekaj manjsi in znasa
od 4 do 10 % (Taoko, 1981).

2.9 Glavne ugotovitve in zakljucki

Na podlagi podatkov, ki smo jih uspeli pridobiti v literaturi, je tezko natan¢no oceniti parametre
verjetnostnih porazdelitev slucajnih spremenljivk. Kljub temu lahko podamo glede slucajnih
spremenljivk, ki smo jih opisali, nekatere splosne ugotovitve. Prvi sklop ugotovitev se nanasa na
skupino sluéajnih spremenljivk, ki se nanasajo na material. Ugotovili smo, da ima najmanjsi koeficient
variacije trdnost jekla (0.05-0.10), sledi trdnost betona (0.10-0.20), najvec;ji koeficient variacije pa je
znacilen z mehanske karakteristike polnil (0.25-0.55). Druga skupina slu¢ajnih spremenljivk se nanasa
na modele, s katerimi izraCunamo togost, nosilnost in deformabilnost konstrukcijskih elementov. Na
podlagi pridobljenih podatkov lahko povemo, da so empiriéne enacbe za doloCitev nosilnosti v
splosnem natancnejSe od enacb za doloCitev karakteristicnih rotacij AB elementov. Razmerje med
dejansko in izra¢unano upogibno nosilnostjo AB elementov R, / R, tako v povprecju znasSa 1.05-1.16,
medtem ko je razmerje med dejanskimi in izraCunanimi rotacijami v mejnem stanju blizu porusitve
ocenjeno na 0.855-1.095. Tudi koeficienti variacije mejnih rotacij so razmeroma veliki in zna$ajo
0.35-0.55. Izbrani statisti¢ni podatki ter vrste verjetnostnih porazdelitev sluc¢ajnih spremenljivk so
prikazani v preglednici 2.14.
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Poleg splosne razprSenosti je vCasih pomembna tudi razprSenost slucajnih spremenljivk med
posameznimi elementi konstrukcije. Podatke o prostorski razprSenosti lahko strnemo z naslednjimi
ugotovitvami:

e Koeficient variacije tlacne trdnosti betona razli¢nih elementov znasa 0.07, koeficient variacije
tlacne trdnosti betona, merjene na skupini elementov, ki so betonirani iz razli¢nih serij
betonskih meSanic pa znasa priblizno 0.13 Melchers (1999).

e Koeficient korelacije trdnosti posameznih polnil je priblizno 0.07 (Rosetto in Elnashai, 2005).

e Koeficient variacije trdnosti razli¢nih armaturnih palic znasa 0.04 do 0.07 (Melchers, 1999),
koeficient variacije pre¢nih prerezov pa je 0.02 (Melchers, 1999, JCSS, 2000).

e Koeficient korelacije med trdnostjo jekla za armiranje f, in pripadajoco napetostjo na meji
teCenja f, je priblizno 0.85 (JCSS, 2000).

e Prostorska variacija specificne teze je enaka V., - p,,, kjer je V., koeficient variacije specificne
teze materiala (glej preglednico 2.12), za p,, pa se lahko vzame vrednost 0.70 (JCSS, 2000).

Preglednica 2.14: Izbrane lastnosti AB elementov in opecnih polnili.

Table 2.14: Selected properties of the RC elements and masonry infills.

Spremenljivka Srednja vrednost ~ Koeficient variacije Tip porazdelitve
Som / 0.10-0.20 Normalna
f, / 0.05-0.10 Log. normalna
Ad

zunanje mere < 3mm 3.30 N |
krovni sloj <20 mm 0.25 ormatia
R /R, : upogib 1.05-1.16 0.08-0.14 Log. Normalna
enc,r /enc,n

dobri detajli 1.025-1.095 0.39-0.55 Log. normalna
slabi detajli 0.855 0.35 &

Ty / 0.25-0.30

E, / 0.40-0.47 |
Gw / 0.36-0.40 Log normaina
@ / 0.20

o / 0.10 Normalna

v 5-10 % 0.30-0.40 Ni podatka
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3 Poenostavljena nelinearna metoda za oceno
potresnega tveganja stavb

Metoda za oceno potresnega tveganja stavb, ki so jo razvili Cornell in soavtorji (Cornell 1996, Cornell
in Krawinkler 2000, Cornell in soavtorji, 2002), se uporablja za oceno varnosti konstrukcij zaradi
potresne nevarnosti, pri ¢emer se odlocitev ali je konstrukcija dovolj varna, sprejme na podlagi srednje
letne frekvence prekoracitve izbranega mejnega stanja obnaSanja. Primer mejnih stanj, s katerim se
pogosto srecujemo sta mejni stanji nosilnosti in uporabnosti, lahko pa je mejno stanje definirano tudi
bolj splosno. Izraza lahko poSkodovanost konstrukcije, pa tudi posledicne ekonomske izgube zaradi
potresnih posledic v predvideni zivljenjski dobi konstrukcije. Osrednji del metode predstavlja
racunska analiza, s katero se izraCuna odziv konstrukcije na potresno obtezbo in oceni odpornost za
izbrana mejna stanja. Ker je metoda za oceno potresnega tveganja stavb izpeljana z namenom, da bi se
uporabljala pri projektiranju, je pri tem zelo pomembno, da je metoda racunske analize ucinkovita in
ob enem enostavna za uporabo. Ena moznost je, da potresni odziv konstrukcije ocenimo z nelinearno
dinamicno analizo. Zaradi njene kompleksnosti je uporaba dinamicne analize Se vedno precej
omejena. Se vedji problem nastopi v primeru, ko parametre potresnega odziva dolotamo z
upostevanjem negotovosti, saj je potrebno Stevilo simulacij v tem primeru bistveno vecje kot sicer.
Zaradi tega smo parametre potresnega odziva z upostevanjem negotovosti dolocili z uporabo metode
N2 (Fajfar, 2000), ki je metoda za poenostavljeno nelinearno analizo konstrukcij pri delovanju
potresne obtezbe. Pri tem smo osnovno razli¢ico metode N2 razsirili, tako da lahko v racun zajamemo
tudi vplive fizikalnih in modelnih negotovosti na potresni odziv analizirane stavbe.

Metoda N2 uporablja nelinearno stati¢no analizo modela konstrukcije z ve¢ prostostnimi stopnjami,
medtem ko se obremenitev in odziv konstrukcije dolocita z neelasti¢nimi spektri, ki so definirani na
osnovi odziva ekvivalentnega modela z eno prostostno stopnjo. Velika prednost obstoje¢e metode N2
je, da je razmeroma enostavna, pa tudi natancnost rezultatov je obic¢ajno zadovoljiva, v kolikor pri
analiziranih konstrukcijah prevladuje vpliv ene same nihajne oblike. Vendar lahko z vidika fizikalnih
in modelnih negotovosti z obstojeco metodo N2 potresni odziv konstrukcije dolo¢imo izklju¢no
deterministi¢no. Zato smo metodo posplosili tako, da odziv konstrukcije ne raunamo le za osnovni
konstrukcijski model, ki je definiran z nominalnimi mehanskimi, modelnimi in geometrijskimi
lastnostmi konstrukcije, pa¢ pa odziv izratunamo za skupino konstrukcijskih modelov, s katerimi
zajamemo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti pri dolocitvi parametrov potresnega odziva.
Skupino modelov pripravimo na podlagi vzorca slucajnega vektorja, ki ga generiramo z metodo
stratificiranega vzorCenja v latinskih hiperkockah (LHS) (Vofechovsky in Novak, 2009). Odziv
konstrukcijskih modelov pri tem ne doloCamo le za izbrano intenziteto temve¢ pri razlicnih
intenzitetah do mejnega stanja blizu porusitve konstrukcije. Predlagano metodo zato imenujemo
razsirjena inkrementalna metoda N2 oz. razSirjena metoda IN2. Na podlagi rezultatov analiz, ki jih
izvedemo za skupino konstrukcijskih modelov, lahko kvantificiramo vplive fizikalnih in modelnih
negotovosti na oceno mediane in razprSenosti parametrov potresnega odziva.

Dolocevanje vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti zahteva Stevilne simulacije, ki so mozne z
uporabo poenostavljenih nelinearnih modelov stavb. Z enostavnimi modeli sorazmerno dobro opiSemo
upogibno obnasanje konstrukcijskih elementov, ne moremo pa neposredno simulirati porusitev, ki
nastanejo zaradi striznih porusitev elementov. Prav tako ne moremo z enostavnimi modeli zadovoljivo
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modelirati AB okvirov s polnili, saj ne moremo upoStevati interakcije med opecnimi polnili in stebri.
V literaturi so na voljo razli¢ni nelinearni modeli, s katerimi lahko razmeroma natan¢no modeliramo te
pojave, vendar je uporaba takih modelov pogosto omejena zaradi kompleksnosti numeric¢nih
algoritmov, ki v primeru velikih konstrukcijskih sistemov odpovedo tudi zaradi predpostavk, ki se
uporabljajo v teoreticno bolj to¢nih modelih. Komplicirani nelinearni modeli dodatno zahtevajo veliko
racunskega Casa. Zato smo razvili postopek, s katerim priblizno upostevamo interakcijo notranjih sil
med razlicnimi elementi armiranobetonskega okvira ter simuliramo strizno porusSitev stebrov.
Postopek temelji na iterativni nelinearni stati¢ni analizi in na kontroli mejnih stanj za kolicine, ki se v
poenostavljenem nelinearnem modelu obravnavajo elasticno ali fenomenoloSko neprimerno. Na
podlagi rezultatov zaporednih nelinearnih statinih analiz postopoma popravljamo zacetni
konstrukcijski model tako, da z enostavnimi modeli priblizno simuliramo u¢inke vplivov, ki jih sicer s
takimi modeli ne bi mogli neposredno modelirati. S sekvenco veckrat ponovljene nelinearne staticne
analize in modifikacije modela lahko tako priblizno izratunamo nelinearen odziv konstrukcije z
upostevanjem vplivov striznih porusitev stebrov.

V nadaljevanju bomo najprej opisali metodo za oceno srednje letne frekvence prekoracitve mejnega
stanja. Najprej bomo obravnavali analiticno metodo, ki jo je izpeljal Cornell s soavtorji (1996, 2000,
2002), dodatno pa bomo opisali S¢ metodo za doloCevanje potresnega tveganja z upoStevanjem
vplivov staranja stavb. Ta del bomo povzeli po studiji, ki sta jo opravila Vamvatsikos in Dolsek
(2010). V primeru staranja konstrukcij bomo tveganje izrazili z ekvivalentno srednjo letno frekvenco
prekoracCitve mejnega stanja. V drugem podpoglavju bomo izpeljali razSirjeno metodo IN2, v tretjem
podpoglavju pa bomo opisali iterativni postopek nelinearne staticne analize za priblizno dolocitev
potresnega odziva z upostevanjem vplivov striznih porusSitev stebrov.

Pri metodi N2 se odziv konstrukcije dolo¢i na podlagi neelasti¢nih spektrov odziva ekvivalentnega
modela z eno prostostno stopnjo. To¢nejso alternativo predstavlja nelinearna dinami¢na analiza. Ker je
splosna dinamic¢na analiza konstrukcij, s katero lahko najbolj natan¢no ocenimo odziv konstrukcije,
racunsko precej zahtevna, se ob pogoju, da pri analiziranih konstrukcijah prevladuje vpliv ene nihajne
oblike, za dolocitev odziva konstrukcije lahko uporabi nelinearna dinamic¢na analiza ekvivalentnega
modela z eno prostostno stopnjo. V ta namen bomo v zadnjem, Cetrtem podpoglavju opisali Se
nelinearno metodo za hitro doloCevanje dinami¢nega odziva konstrukcij. Pri tem se skupina
konstrukcijskih modelov, s katerimi simuliramo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti, prav tako
kot pri razsirjeni metodi IN2, dolo¢i z metodo LHS, rezultati dinamicne analize pa se dobijo z uporabo
spletne aplikacije za dolocitev pribliznih krivulj IDA (Dolsek in sod., 2011, Klinc in sod., 2011).

3.1 Ocena letne frekvence prekoracitve mejnega stanja

V sploSnem srednjo letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja )\, izraCunamo kot produkt srednje
letne frekvence pojava kakrSnegakoli potresa na doloCenem obmocju ), in verjetnosti, da je
poskodovanost konstrukcije zaradi ucinkov potresa vecja od dovoljene poskodovanosti konstrukcije
v izbranem mejnem stanju, oziroma, da potresna zahteva D preseze kapaciteto C :

Ms = A, - P[C<D]. 3.1)

Potresna zahteva D pri tem pomeni odziv konstrukcije, pri neki dolo¢eni potresni intenziteti in jo
lahko opiSemo z razli¢nimi koli¢inami, najpogosteje pa s pomiki, medetaznimi pomiki, rotacijami
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elementov itd. Kapaciteta konstrukcije C na drugi strani predstavlja mejno vrednost potresne zahteve
in je odvisna od izbranega mejnega stanja ter doloca mejo med sprejemljivim in nesprejemljivim
obnaSanjem konstrukcije. Srednjo letno frekvenco pojava potresa )\, dolocijo seizmologi. Naloga
inZenirjev je, da ¢imbolj natan¢no izracunajo poskodovanost oziroma odziv konstrukcije pri razlicnih
potresnih intenzitetah. Dolo¢evanje srednje letne frekvence A;g po enacbi (3.1) je izredno zahtevna
naloga, saj moramo odziv konstrukcije in njeno posSkodovanost preveriti za vse mozne magnitude
potresa, oddaljenosti od preloma in razlicne vrste gibanja tal. Problem se poenostavi, ¢e upoStevamo
dejstvo, da sta potresna zahteva in kapaciteta konstrukcije v vec€ini primerov neodvisni od magnitude
in oddaljenosti od preloma, jakost potresa pa izrazimo s potresno intenziteto, npr. z maksimalnim
spektralnim pospeskom ali maksimalnim pospeskom tal. Obicajno je vpliv razlicnih magnitud potresa
in razdalj do preloma ze zajet v krivulji potresne nevarnosti H (s) , ki nam pove, kolik$na je srednja
letna frekvenca pojava potresa z intenziteto, ki je vecja ali enaka od vrednosti s. Zaradi nastetega lahko
zapiSemo:

ALs :fP[C<D(S)\S:s]-|dHS(S)

, (3.2)

pri ¢emer prvi Clen predstavlja pogojno verjetnost prekoracitve mejnega stanja pri neki doloceni
potresni intenziteti s, drugi ¢len pa pomeni srednjo letno frekvenco nastopa potresa s tako intenziteto.
Absolutna vrednost diferenciala konvencionalne funkcije potresne nevarnosti dH g (s) je potrebna, saj
je funkcija potresne nevarnosti monotono padajoca funkcija, njen odvod pa negativen. Odziv
konstrukcije v odvisnosti od potresne intenzitete D(S) ter konstrukcijsko kapaciteto C v izbranem
mejnem stanju obicajno dolo¢imo s parametri¢no analizo, pri Cemer je treba upostevati vpliv razli¢nih
negotovosti na odziv konstrukcije. Ceprav v splognem obstaja korelacija med odzivom konstrukcije in
njeno kapaciteto, pa obic¢ajno v racunu srednje letne frekvence A,y po enacbi (3.2) predpostavimo, da
sta D(s) in C neodvisni slucajni spremenljivki. Kot bomo videli kasneje, nam prav slednja
predpostavka omogo¢i, da integral v enacbi (3.2) lahko analiti¢no izraCunamo.

Integral v enacbi (3.2) bomo analiti¢no izracunali v naslednjem podpoglavju, sedaj pa si poblizje
poglejmo pomen izraza frekvenca prekoracitve mejnega stanja obnasanja ;. Matemati¢no gledano,
srednja letna frekvenca prekoracitve mejnega stanja, dolocena z enacbo (3.2), ni enaka verjetnosti, da
bo konstrukcija v obdobju enega leta zaradi posledic potresa dozivela poskodbe, ki bodo vecje od
dovoljenih poskodb v izbranem mejnem stanju. [zracunana vrednost srednje letne frekvence A5 je le
priblizno enaka letni verjetnosti prekoracitve mejnega stanja v primeru, ¢e je verjetnost prekoracitve
mejnega stanja majhna, npr. manj$a od 107 Pri tej vrednosti za verjetnost je odstopanje med srednjo
letno frekvenco in izraCunano verjetnostjo prekoracitve manjSe od 5 promilov. Zaradi tega in zaradi
dejstva, da pri preverjanju varnosti konstrukcij obic¢ajno uposStevamo mejna stanja konstrukcije, ki so
povezana z resnimi poskodbami in imajo zato majhno verjetnost nastanka, izraz srednja letna
frekvenca pogosto nadomestimo kar z izrazom letna verjetnost prekoracitve mejnega stanja.

Ce zelimo natan¢no izraunati verjetnost prekora¢itve mejnega stanja za obdobje enega leta, moramo
najprej Stevilo prekoraCitev definirati kot slucajno spremenljivko, tej pa pripisati ustrezen
porazdelitveni zakon. IzkaZe se, da lahko $tevilo prekoracitev mejnega stanja obnasanja stavbe zaradi
posledic pojava potresa smatramo kot slu¢ajno spremenljivko, porazdeljeno po Poissonovi verjetnostni
porazdelitvi. V primeru, da je pricakovano Stevilo prekoraCitev mejnega stanja na enoto Casa v
konstanta, potem proces opazovanja Stevila prekoraCitev v nekem dolo¢enem obdobju imenujemo
homogeni Poissonov proces, verjetnost, da bo mejno stanje v tem obdobju prekora¢eno natan¢no n-
krat, pa je enaka:



38 Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z upostevanjem nezanesljivosti.
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

(V . At)n ) e,(,,.At)

P(n): "

: (3.3)

kjer je A¢ dolzina obravnavanega asovnega obdobja. Ce sedaj v enac¢bi (3.3) za parameter v
upostevamo srednjo letno frekvenco JA;g, in Ce upoStevamo, da je verjetnost pojava enkratne ali
veckratne prekoracitve mejnega stanja v obdobju enega leta enaka P(n>1)=1—P(0), kjer pomeni
P(O) verjetnost, da prekoracitve ni, potem je verjetnost, da bo konstrukcija v enem letu presla v
izbrano mejno stanje enaka:

0
(/\ s '1) - -
s — —LT'G )\5:1—6 /\LS. (34)
Jasno je, da bo mejno stanje po enacbi (3.4) gotovo prekoraceno le v posebnem primeru, ko A,y — oo,
srednja letna frekvenca prekoraCitve mejnega stanja pa je enaka izraCunani verjetnosti samo, ¢e je
A =0, saj je Py monotono naras¢ajoca funkcija na obmocju A, € [O,oo] in je:

lim (1—67)\”):1 n lim(l—e””):O.

ALg —00 As—0

3.1.1 Analiti¢na ocena srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja

Srednjo letno frekvenco ;¢ v enacbi (3.2), lahko izraCunamo na dva nacina, ki se med seboj
razlikujeta glede na to, kako izrazimo potresno zahtevo oz. kapaciteto konstrukcije. Ena moznost je, da
potresno zahtevo in kapaciteto konstrukcije izrazimo s parametrom, s katerim merimo odziv
konstrukcije, npr. s pomikom. V tem primeru verjetnost P [D(s)> c|S :s] , ki nastopa v enacbi
(3.2) in pomeni verjetnost, da je mejno stanje prekoraceno pri intenziteti s, izrazimo kot verjetnost, da
pri tej intenziteti dosezeni pomik konstrukcije D(s) prekoraci pripadajo¢i mejni pomik oz. kapaciteto
pomikov C . Mejni pomik konstrukcije ni odvisen od intenzitete potresne obtezbe in doseZenega
pomika konstrukcije pri dani potresni obtezbi. Zato lahko na podlagi zakona o popolni verjetnosti
dogodka prvi €len v enacbi (3.2) razbijemo na dva dela. Verjetnost P[D(s) >C|S= s} tako zapiSemo
kot osnovni problem zanesljivosti konstrukcij:

P[C<D(s)|S—s]—ch(x)-fDS(x|s) dx 3.5)

kjer je F. porazdelitvena funkcija mejnega pomika, fD‘s(x|s) pa je gostota pogojne verjetnostne
porazdelitve pomika pri dani intenziteti potresne obtezbe. Ce sedaj zgornji izraz vstavimo v izraz (3.2)
in pri tem upostevamo S$e, da je gostota pogojne verjetnostne porazdelitve fD‘S(x |s) , pomnozena s
prirastkom pomika dx, enaka diferencialu pripadajoce porazdelitvene funkcije, ta pa je enak absolutni
vrednosti diferenciala komplementarne porazdelitvene funkcije |dGD‘S (x | S)

, potem lahko izpeljemo
naslednjo splosno enacbo za oceno srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja:

Mo = [[ Folx)|Gos (x15)| |ats (5)] (3.6)

Absolutna vrednost diferenciala dGps (x|s) je potrebna saj je Gps(x|s) padajoca funkcija, njen
odvod pa negativen.
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Druga moznost je, da potresni odziv in kapaciteto konstrukcije povezemo z intenziteto potresa. V tem
primeru je verjetnost P [C <D(s) |S :s] , da pri neki doloceni intenziteti potresa nastopi izbrano
mejno stanje, enaka verjetnosti, da intenziteta potresa S prekoraci.mejno potresno intenziteto S, ki
je potrebna, da konstrukcija preide v izbrano mejno stanje. Verjetnost P[D(s) >C|S= s] zapisemo
tako, da namesto D in C piSemo S in Sc. Verjetnost, da potresna intenziteta prekoraci mejno
vrednost, izrazimo s porazdelitveno funkcijo mejne intenzitete v izbranem mejnem stanju obnaSanja

Fs (s):

Pls. <S1S=s]= [ £.(s) ds=F, (s). 3.7)

Ce zgomji izraz vstavimo v enaébo (3.2), dobimo drugo obliko enacbe za oceno srednje letne
frekvence prekoracitve mejnega stanja:

N = [F (s)-]dH(s)]. (3.8)

Izraza (3.6) in (3.8) predstavljata osnovna dva izraza, s katerima lahko izraunamo srednjo letno
frekvenco prekoracitve mejnega stanja \;g . Kot Ze receno, izhajamo pri enacbi (3.6) iz parametrov, ki
opisujejo odziv konstrukcije (omenili smo ze pomike, lahko pa izberemo tudi katerikoli drug
parameter potresnega odziva konstrukcije, npr. rotacije elementov itd.). Kot bomo videli v
nadaljevanju, nas v enacbi (3.6) zanima odziv analizirane stavbe pri razli¢nih intenzitetah potresne
obtezbe D(s). Povsem drugate je v primeru enacbe (3.8), kjer potrebujemo le slucajno
spremenljivko, ki izraza mejno potresno intenziteto. Tako v tuji kot tudi v domaci literaturi (glej
Cornell in sod., 2002, Jalayer in Cornell, 2003, Zevnik 2006, Kramar 2008, Vamvatsikos in Dolsek,
2010,) se je v zadnjih letih uveljavilo, da imenujemo metodo za dolo¢evanje frekvence A po enacbi
(3.6) metoda na osnovi pomikov, metodo po enacbi (3.8) pa imenujemo metoda na osnovi intenzitete.
Ceprav je metoda na osnovi pomikov navadno bolj zapletena od metode na osnovi intenzitete,
imenujemo metodo na osnovi pomikov tudi direktna metoda (Jalayer, 2003), metodo na osnovi
intenzitete pa indirektna metoda (Shome in sod., 1998).

Teoreticno dajeta izraza v enacbah (3.6) in (3.8) enake rezultate, vendar ju lahko v dani obliki le
numeri¢no izracunamo. Bolj prikladno je, e za izraCun Ay uporabljamo izpeljane analiticne izraze. V
ta namen je treba upostevati vrsto predpostavk o osnovnih spremenljivkah v enac¢bah (3.6) in (3.8). Od
pravilnosti teh predpostavk je odvisna natan¢nost izpeljanih analiti¢nih izrazov.

Opisimo najprej osnovne predpostavke in postopek izpeljave analiticne enacbe za oceno frekvence
Ars po metodi na osnovi pomikov. V ta namen se vinimo k enacbi (3.2). Integral v enacbi (3.2) lahko
izraunamo analiticno po metodi pomikov, ¢e predpostavimo obliko funkcije potresne nevarnosti in
mediane pomikov konstrukcije v odvisnosti od potresne intenzitete z naslednjima enacbama:

Hg(s)=k,-s", (3.9)
[)(s):a-sb. (3.10)

Dodatno Se predpostavimo, da sta slucajni spremenljivki D(s) in C, ki predstavljata pomik v
odvisnosti od potresne intenzitete in kapaciteto pomika konstrukcije, porazdeljeni logaritemsko
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normalno. Ce pri tem upostevamo $e, da je zveza y = ln(x) monotona funkcija in da je porazdelitvena
funkcija potresne nevarnosti enaka 1 — H (s) , lahko enacbo (3.2) preuredimo

A5 = [ P[in(D)~In(C)>0[s :s].[—d%ﬁ] ds,

uporabimo integracijo po delih in dobimo:
+00 d
PLS:{E(P[ln(D)—ln(C)>O|S:s])-HS(s) ds (3.11)

Ce sedaj v zgornji integral uvedemo novo slu¢ajno spremenljivko
Z(s) = ln(D(s)> — ln(C) ,

ugotovimo, da je porazdeljena normalno (sledi iz predpostavke, da sta D(s) in C porazdeljeni
logaritemsko normalno, iz definicije logaritemsko normalne porazdelitve ter iz pravila vsote dveh
normalno porazdeljenih slucajnih spremenljivk). Ker smo predpostavili, da sta D(s) in C neodvisni
slucajni spremenljivki, lahko izraunamo srednjo vrednost in varianco slu¢ajne spremenljivke Z (s) z
naslednjimi enacbami:

E|Z(s)|=In(D(s))—In(C)=In(as")—In(C), (3.12)

o) = Box + Bex» (3.13)

kjer je [)(s) mediana pomika konstrukcije, C mediana kapacitete pomika v izbranem mejnem stanju,
Bpr In Ber pa pripadajoci standardni deviaciji naravnih logaritmov zaradi aleatori¢nih negotovosti (za
laZjo notacijo bomo v nadaljevanju (3, in [ krajSe imenovali standardna deviacija). Za varianco
slu¢ajne spremenljivke, o3, predpostavimo, da ni odvisna od intenzitete s. Ker je sluajna
spremenljivka Z (s) porazdeljena normalno s parametri, dolo¢enimi v izrazih (3.12) in (3.13), lahko
uposStevamo v enacbi (3.11) lastnosti funkcije verjetnostne porazdelitve normalno porazdeljene
slu¢ajne spremenljivke Z (s) . To nam omogoc¢i, da integral v enacbi (3.11) v nekaj korakih prevedemo
v integral, ki ga lahko analiti¢no izraCcunamo. Dobimo relativno preprost izraz za oceno srednje letne
frekvence prekoracitve mejnega stanja po metodi pomikov, ki se izrazi kar s funkcijo potresne
nevarnosti v toc¢ki, ki sovpada s potresno intenziteto pri kapaciteti pomikov v izbranem mejnem stanju,
pomnozeno s korekcijskim faktorjem, ki je odvisen od funkcije potresne nevarnosti, funkcije mediane
pomikov v odvisnosti od intenzitete ter od variance slucajne spremenljivke Z (S) :

>\LS :H<Sc>‘Cf, (314)
kjersta C, in H (sc) enaka:
c, = (3.15)

H(sc):ko(é/a)%. (3.16)
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V zgornjih izpeljavah so upostevani le vplivi aleatori¢nih negotovosti, ki izhajajo iz slu¢ajne narave
potresne obtezbe. Pri tem se predpostavlja, da znamo pri dani potresni obtezbi natan¢no dolociti
potresno zahtevo in kapaciteto konstrukcije. Vendar je jasno, da je doloCitev potresnih zahtev in
kapacitete konstrukcije nezanesljiva tudi zaradi vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti, ki jih je
prav tako potrebno upostevati pri doloCevanju srednje letne frekvence A,. Na \;¢ vplivajo tudi
negotovosti, ki izhajajo iz potresne nevarnosti, vendar ta vpliv upoStevamo le na poenostavljen nacin
in sicer tako, da namesto mediane krivulje potresne nevarnosti upostevamo na primer srednjo vrednost
potresne nevarnosti.

Ker Zelimo v analizo vpeljati fizikalne in modelne negotovosti, predpostavimo, da sta parameter a, ki
dolo¢a naklon krivulje mediane pomikov v odvisnosti od potresne intenzitete (enacba 3.10), ter
mediana kapacitete pomikov v izbranem mejnem stanju C sluéajni spremenljivki, ki sta porazdeljeni
logaritemsko normalno. Ker je parameter a sluajna spremenljivka, je tudi mediana pomika v
odvisnosti od potresne intenzitete slucajna spremenljivka, ki jo opiS§emo z mediano mediane pomikov,
pri Cemer za lazjo notacijo ohranimo oznako D(S) , ter s standardno deviacijo §,, . Na podoben nacin
opisemo slucajno spremenljivo, ki predstavlja mediano kapacitete pomikov, z mediano C ter s
standardno deviacijo (¢, . Na podlagi pravil logaritemsko normalno porazdeljene slucajne
spremenljivke se da pokazati, da je ob gornjih predpostavkah tudi srednja letna frekvenca prekoracitve
mejnega stanja A, slucajna spremenljivka, porazdeljena po logaritemski normalni porazdelitvi (glej
Dolsek, 2002). Mediana srednje letne frekvence z upoStevanjem vplivov fizikalnih in modelnih
negotovosti se glasi:

K (o s
72(‘3{.” +'dlz)k +93(~'r, +93/“)(/‘)

N =k, (C/a)i% o2 . (3.17)

Vpliv negotovosti v potresni nevarnosti na doloCevanje srednje letne frekvence se priblizno zajame
tako, da namesto mediane krivulje potresne nevarnosti H (s) v zgornji enacbi upostevamo srednjo
vrednost potresne nevarnosti H (s) Predpostavimo, da je parameter £, s katerim definiramo funkcijo
potresne nevarnosti v enacbi (3.9), logaritemsko normalna slucajna spremenljivka s standardno
deviacijo (3, , in dobimo naslednji izraz za srednjo vrednost srednje letne frekvence prekoracitve
mejnega stanja s :

2

_ - —k l 3? k “/(Z-R f [zm f 3‘( b [zw
N5 =k, (C/a) T . an) | gt Pt Bt ). (3.18)

Analogno zgornjim izpeljavam se da izpeljati tudi analiti¢no enacbo za oceno srednje letne frekvence
As po metodi intenzitete. Ce upostevamo analiti¢no obliko funkcije potresne nevarnosti po enacbi
(3.9) in Se upostevamo, da je sluCajna spremenljivka, ki predstavlja mejno potresno intenziteto za
izbrano mejno stanje, porazdeljena logaritemsko normalno, potem lahko izpeljemo naslednji izraz za
oceno srednje letne frekvence A;g (Cornell, 1996):

Ny =H(S:)-e?™ ", (3.19)

oziroma z upoStevanjem fizikalnih in modelnih negotovosti Se srednjo vrednost srednje letne
frekvence A :

_ 16) Eani)

Ny =H(S;)-e " e? (3.20)
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Zgornja dva izraza sta podobna izrazoma (3.14) in (3.18), s to razliko, da se parametri, ki predstavljajo
mediano kapacitete konstrukcije Sc ter standardni deviaciji Bs.z In Bs,u zaradi vpliva negotovosti v
potresni obtezbi ter fizikalnih in modelnih negotovosti, nanasajo na slucajno spremenljivko, ki
predstavlja mejno potresno intenziteto Sc .

V teoriji dajeta obe opisani metodi enake vrednosti srednje letne frekvenco prekoracitve izbranega
mejnega stanja \;g. Kljub temu je za prakti¢no uporabo bolj prikladna metoda na osnovi intenzitete.
Za to obstajajo predvsem trije razlogi. Prvi razlog za to je, da pri metodi intenzitete ni potrebno
predpostaviti analiticne oblike funkcije mediane pomikov v odvisnosti od potresne intenzitete.
Namesto dolocevanja potresnega odziva konstrukcije za razli¢ne intenzitete potresne obtezbe, lahko
potresni odziv konstrukcije dolo¢imo na ozjem obmocju potresne intenzitete, na primer na obmocju, ki
ustreza izbranemu mejnemu stanju obnasSanja stavbe. Potresno intenziteto, ki ustreza izbranemu
mejnemu stanju obnasanja stavbe, lahko ocenimo z bisekcijo. S tem znatno zmanjSamo zahtevano
Stevilo racunskih analiz, ki jih potrebujemo za oceno odziva v izbranem mejnem stanju. Drugi razlog
je, da pri metodi intenzitete ne potrebujemo predpostavke o neodvisnosti slucajnih spremenljivk, ki se
nanasata na mediano pomikov pri dani intenziteti in kapaciteto pomikov. Morebitna korelacija med
mediano pomikov in kapaciteto pomikov ter kolikSen vpliv ima ta korelacija na izra¢unano srednjo
letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja, je pri metodi intenzitete avtomaticno zajeta v racun.
Tretji, morda najpomembne;jsi razlog, pride v postev v primeru mejnega stanja v obmocju globalne
nestabilnosti. V tem obmocju je doloCevanje potresnega odziva konstrukcije s staliS§¢a numericne
analize zahtevno, saj lahko Ze majhna sprememba v intenziteti potresne obtezbe precej poveca pomike
konstrukcije. V obmocju globalne porusitve konstrukcije je vprasljiva tudi natancnost rezultatov
analize zaradi vpliva numeri¢nih napak. V primeru metode pomikov to pomeni dodaten vir
negotovosti, ki ga je izredno tezko vrednotiti.

Po drugi strani ima metoda na osnovi intenzitete pomanjkljivost, saj njena uporaba ni mogoca v
primeru, kadar Zelimo potresno tveganje konstrukcije v izbranem mejnem stanju obnasanja izraziti s
finan¢nimi izgubami zaradi poskodovanosti konstrukcije. Pri metodi na osnovi intenzitete lahko
analiziramo izklju¢no mejna stanja, ki se nanasajo na obnasanje konstrukcije, kot so na primer mejna
stanja nosilnosti ali uporabnosti konstrukcije ali katero drugo mejno stanje, ki je vezano na odziv
konstrukcije. Ce bi Zeleli mejno stanje definirati v smislu finanénih izgub zaradi posledic potresa, bi
morali zato uporabiti metodo pomikov, ki nam omogoca, da povezemo odziv konstrukcije s
poskodbami, te pa s financnimi izgubami, ki nastanejo zaradi poSkodb oziroma so potrebne za
vzdrzevanje ali obnovo poskodovane konstrukcije.

3.1.2 Upostevanje vpliva staranja konstrukcije

Z enacbami (3.14-3.20) za oceno srednje letne frekvence ;¢ lahko priblizno ocenimo verjetnost
prekoracitve izbranega mejnega stanja konstrukcije za dobo enega leta. Pogosto pa imamo primer, ko
zelimo preveriti varnost konstrukcije za daljSe ¢asovno obdobje, posebej Se, kadar je analizirana
konstrukcija izpostavljena negativnim vremenskim vplivom in se odpornost konstrukcije s ¢asom
postopoma zmanjSuje. Osnovo za oceno verjetnosti prekoracitve mejnega stanja za poljubno izbrano
casovno obdobje predstavlja pricakovano skupno Stevilo prekoracitev mejnega stanja v tem obdobju.
Ob predpostavki, da se razmere s ¢asom ne spreminjajo, sta kapaciteta konstrukcije in srednja letna
frekvenca Ay neodvisni od casa, pricakovano skupno Stevilo prekoracitev mejnega stanja v nekem
dolo¢enem obdobju pa je kar enako srednji letni frekvenci A,y pomnoZzeni z dolzino analiziranega
¢asovnega obdobja A¢. Da je skupno Stevilo prekoracitev mejnega stanja v analiziranem ¢asovnem
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obdobju kar linearna funkcija Casa pa ne velja, ¢e v problem zajamemo vplive staranja materiala, saj
frekvenca prekoracitve izbranega mejnega stanja na enoto ¢asa v tem primeru ni ve¢ konstanta, pac pa
se z zmanjSevanjem odpornosti konstrukcije s¢asoma povecuje. V takem primeru ne moremo sklepati
o pri¢akovanem skupnem Stevilu prekoracitev kar na podlagi srednje letne frekvence prekoracitve
mejnega stanja za intaktno konstrukcijo in dolzine izbranega Casovnega obdobja. Opisani problem
predstavlja tipicen primer nehomogenega Poissonovega procesa, kar nam preprecuje neposredno
uporabo izraza (3.4) za oceno verjetnosti prekoraCitve mejnega stanja P,y . UpoStevati je potrebno, da
je srednja letna frekvenca prekoracitve mejnega stanja funkcija Casa, ki pa jo lahko izrazimo z
ekvivalentno srednjo letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja za neko doloceno ¢asovno obdobje.

Izpeljavo enacb za oceno ekvivalentne srednje letne frekvence prekoraCitve mejnega stanja z
upostevanjem staranja materiala bomo povzeli po Studiji, ki sta jo opravila Vamvatsikos in Dolsek
(2010). Izhajamo iz enacbe za dolocitev pricakovane vrednosti investicije, ki je potrebna za
vzdrzevanje konstrukcije zaradi neugodnega vpliva staranja. Naj bo O investicija v ¢asu 7> 0, ki je
potrebna za popravilo konstrukcije, da se prepreci prekoracitev izbranega mejnega stanja obnasanja
stavbe, in naj bo « diskontna stopnja, ki nam omogoca izracun sedanje vrednosti prihodnjih
investicij. Ce upostevamo, da je pri¢akovana investicija v sedanjem ¢asu, ki je potrebna, da se prepreci
prekoracitev izbranega mejnega stanja v Casu 7, priblizno enaka produktu sedanje vrednosti

aT

investicije v ¢asu 7 Qe " in verjetnosti prekoracCitve izbranega mejnega stanja obnasanja stavbe

zaradi potresa v ¢asu T A (7-) -dT potem je celotna pri¢akovana vrednost zaCetne investicije v ¢asu
7=0, da se prepreci prekoracitev mejnega stanja kadarkoli v dobi uporabnosti konstrukcije, enaka:

0, = f Ay (T) Qe dr. (3.21)

Enacbo (3.21) lahko zapiSemo Se drugace, ¢e upoStevamo ekvivalentno srednjo letno frekvenco

oo . . Y . \ECR
prekoraditve izbranega mejnega stanja obnasanja, A/ :

At
0, =[N0 edr. (3.22)
0

V zgornji integral uvedemo substitucijo

u=—-arT,
zdruzimo enacbi (3.21) in (3.22) in krajSamo konstanti Q . Dobimo:
—a At At
f AR e (—oz)fl du = f)\LS (t)edr. (3.23)
0

0

Ce sedaj levo stran zgornje enacbe integriramo glede na spremenljivko u, potem lahko izrazimo za
izbrano ¢asovno obdobje ekvivalentno srednjo letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja:

At
« —aT
N = [ A (T) e dr. (3.24)
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Ekvivalentna srednja letna frekvenca A/« ima po definiciji konstantno vrednost na celotnem

¢asovnem intervalu Af. Vendar pa M5 ne predstavlja nujno povpreéne frekvence prekoracitve.
Vzemimo, da je diskontna stopnja pozitivna, o > 0, kar je obicajna predpostavka, kadar investiramo
na dolgi rok. Potem je ekvivalentna srednja letna frekvenca /5", izra¢unana z ena¢bo (3.24), manjsa
od pripadajoce povprec¢ne vrednosti na ¢asovnem intervalu Af¢. V nasprotnem primeru, ¢e o <0, pa
je ekvivalentna srednja letna frekvenca vecja od povpre¢ne vrednosti. Ekvivalentna srednja letna

frekvenca je enaka povprecni vrednosti le v primeru, ¢e a=0.

Sedaj zelimo izpeljati empiriéni izraz za dolo¢evanje ekvivalentne srednje letne frekvence s~ .V ta
namen moramo najprej za izbrano mejno stanje izraziti konstrukcijsko kapaciteto kot funkcijo Casa.
Vzemimo najprej, da kapaciteto konstrukcije izrazimo z mejno potresno intenziteto. Predpostavimo Se,
da se degradacija konstrukcije zacne v ¢asu 7 =0, in da lahko postopno zmanjSevanje mejne potresne
intenzitete zaradi vplivov staranja opiSemo s poljubno potenéno funkcijo v ¢asu. Potem je:

Sep =8¢ =y 7 =S¢ (1=7-7"/S7), (3.25)

kjer je S2 mejna potresna intenziteta v &asu 7=0, in sta v in § parametra poten¢ne funkcije.
Nadalje upostevajmo, da je doloCevanje kapacitete konstrukcije v ¢asu 7> 0 povezano z dodatnim
virom negotovosti. To pomeni, da varianca mejne potresne intenzitete ni konstantna na celotnem
analiziranem ¢asovnem intervalu, pa¢ pa se s ¢asom povecuje. Ce predpostavimo, da varianca naraiéa
linearno s ¢asom, potem lahko zapiSemo:

ﬁiRU\T = /Bimf + /BécU‘T = (ﬁiR + 534/ ) +t¢yT, (3.26)

kjer je c¢; parameter linearne funkcije variance v odvisnosti od €asa, in (s in (s standardni
deviaciji logaritmov mejne potresne intenzitete zaradi vpliva negotovosti v potresni obtezbi ter vpliva
fizikalnih in modelnih negotovosti v ¢asu 7= 0. Zdruzimo enacbi (3.25) in (3.26) v enacbo (3.19) in
izrazimo srednjo letno frekvenco prekoracitve, izraunano po metodi intenzitete, v odvisnosti od ¢asa:

50 s 10\ 7k E(dw,,zﬂ{r)
=k (S2-(1=7-7'/82)) e (3.27)

~~\—k k—(clr)
=My (1=y-7"/82) e,

kjer je
E bon’)

o=k, (82) e (3.28)

Sedaj enacbo (3.27) vstavimo v enacbo (3.24) in dobimo analitiéni izraz, s katerim se izraza
ekvivalentna srednja letna frekvenca prekoracitve mejnega stanja:

A= Ns t/seyt sty 3.29
L —Wf(—”Y'T c) e T. (3.29)
0
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Zgornjega integrala v dani obliki ni mogoce analiticno izra¢unati. Zaradi posebne oblike prvega ¢lena
integranda se lahko zgodi taka kombinacija parametrov y in J, da ne obstoja realna reSitev integrala.
Realna resitev integrala v enacbi (3.29) je mozna le v primeru, ¢e velja, da je:

vt < 8. (3.30)

in, ¢e je vrednost parametra k celo Stevilo. Slednje lahko pokazemo tako, da razvijemo prvi ¢len
integranda v enacbi (3.29) v izraz oblike:

]:f(l—’y-Té/Sg)ide:f’rm-(b—i—a’r”)cd’r, (3.31)
pri Cemer je:
m=0,b=1,a=——=, n=5inc=—k. (3.32)
SC

Dokazano je, da obstaja analiti¢na reSitev integrala v enacbi v (3.31) le v primeru, ¢e velja (Bronstejn
in Semedjajev, 1984):

€Zincel.

a+l+c€Z,a+l

Ce sedaj primerjamo zgornje pogoje z vrednostmi parametrov m, b, a, n in c, ki ustrezajo pogojem
(3.32), potem ugotovimo, da lahko izraz za oceno ekvivalentne srednje letne frekvence prekoracitve
mejnega stanja v enacbi (3.29) analiti¢no izracunamo le v primeru, kadar velja, da je:

kelZ.

V splosnem ima lahko parameter £, ki doloca obliko funkcije potresne nevarnosti, katerokoli pozitivno
in realno vrednosti. Zaradi nastetega Zelimo izraz pod integralom v enacbi (3.29) poenostaviti tako, da
je mozno reSitev integrala izraziti s funkcijami na obmocju k€ (0,00) , ki jih lahko analiti¢no
integriramo. V ta namen prvi Clen integranda v enacbi (3.29) nadomestimo z eksponentno funkcijo
oblike:

e me (1= /52) ", (3.33)

pripadajoCi parameter ¢ pa dolo¢imo tako, da vrednost eksponentne funkcije to¢no ustreza
potenénemu izrazu na desni strani ena¢be v dveh to¢kah na integracijskem intervalu 7 €[0, Ar]. Ce
izberemo toc¢ki = 0 in 7= p-At, kjer je 0< p <1, ter preuredimo enacbo (3.33) tako, da izrazimo
parameter ¢ , potem dobimo, da je:

k 5 /%0
gb:—p‘At-ln(l—’y (p-A) /SC). (3.34)

Ce sedaj zdruzimo enacbi (3.33) in (3.34) ter ju vstavimo v enacbo (3.29), lahko izraz za oceno
ekvivalentne srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja zapiSemo z integralom:
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At

0
= b forar, 039

—a At
l—e o

kjer ¢' = ¢+ k’cs /2 predstavlja stopnjo degradacije konstrukcije v ¢asu. Sedaj uvedemo substitucijo
v=(¢'—a)7 ter pretvorimo izraz v enacbi (3.35) v izraz:

o T
M= N\ . e'dv .

(Oé—¢') l_efaAt |

Zgornji izraz $e integriramo in dobimo:

a  1—e

)\ECR :)\0 .
LS LS —
O[—gb' l—e a At

(3.36)

Enacba (3.36) predstavlja v primerjavi z enacbo (3.29) poenostavljen analitien izraz, s katerim lahko
ECR

priblizno ocenimo ekvivalentno srednjo letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja A\g
Natancnost poenostavljene enacbe (3.36) smo ocenili z racunalniskimi simulacijami. V ta namen smo
parametre, ki nastopajo v enacbi (3.29) ali v enacbi (3.36), sistemati¢no generirali ter po obeh enacbah
izraCunali ekvivalentno srednjo letno frekvenco prekoraCitve mejnega stanja za veC deset tisoC
simulacij. Numeri¢no izra¢unane vrednosti A5~ (enaéba (3.29)) smo oznalili z Asx,., priblizne
vrednosti pa z /lffg,ﬂﬁ (enacba (3.36)) ter izracunali relativno napako zaradi priblizne analiti¢ne
resitve:
ECR ECR
N = ’lLs,en.,e.,m _>‘Ls,num (3 37)

ECR
>\LS JAum

Napako smo izracunali pri diskretno izbranih vrednostih parametrov k& in p, pri Cemer je
kell, 14,18, ..., 3.8],inje p€[0.5, 0.6, ..., 1], medtem ko so bili parametri At, S, §, ¢, in «,
ki tudi nastopajo v enacbah (3.29) in (3.36), nakljucno generirani ob predpostavki, da se porazdeljujejo
z enakomerno verjetnostno porazdelitvijo. Za vsako kombinacijo diskretnih vrednosti parametrov &k in
p smo izraCunali po 500 simulacij, skupno torej 24 tiso¢ simulacij. Pri tem zavzemajo nakljuc¢no
generirani parametri Af, Sc, 6, ¢ in « naslednje vrednosti:

e dolzina asovnega intervala: At € [1, 50] let,

e mejna potresna intenziteta (mejni maksimalni pospesek tal) pri Casu # = 0: a,c € [0.05, 1] g,

e parameter ¢, ki definira upadanje mejne potresne intenzitete kot funkcijo Casa: 6 € [0.5, 2} ,

e parameter linearne funkcije variance v odvisnosti od Casa: ¢, € [0,—0.05] in

e diskontna stopnja: a € [0, 0.05].

Parameter ~ smo izraCunali na podlagi predpostavljene interpolacijske funkcije mejnega pospeska tal
v odvisnosti od Casa:

V= (et el 339

kjer je &gAC’ mejni pospesek tal za konstrukcijo ob koncu ¢asovnega intervala A¢. Vrednosti parametra
S&' smo nakljuéno generirali na intervalu Gy €[0.7, 1].



Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z uposStevanjem nezanesljivosti. 47
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

Rezultati primerjalne analize so prikazani na slikah 3.1-3.8. Prikazane so relativne napake
poenostavljene enacbe (3.36) v odvisnosti od parametra § ter za razline diskretne vrednosti
parametrov k£ in p. Na podlagi rezultatov lahko ugotovimo, da z enacbo (3.36) ocenjena vrednost

5% v splosnem ne odstopa od toéne vrednosti za ve¢ kot 5 %, v primeru, da za parameter p
izberemo vrednost na obmocju p€[0.6, 0.8], in e degradacija konstrukcije ni premocna. S
parametri¢no Studijo je bilo nadalje ugotovljeno, da je pogoj, da je odstopanje rezultatov manjse od
5 %, izpolnjen, ¢e stopnja degradacije konstrukcije ni vec¢ja od mejne vrednosti, ki bi v obdobju
petdesetih let povzrocila zmanjSanje kapacitete konstrukcije za ve¢ kot 30 %, in ¢e parameter J, s
katerim simuliramo potenc¢no rast oziroma upad degradacije v ¢asu, zasede vrednosti na intervalu

§€[0.75, 1.5].

Omejitve enacbe (3.36) so tudi v skladu z eno od vaznejSih predpostavk, na podlagi katere je bila
enacba (3.36) izpeljana. To je predpostavka, ki pravi, da degradacija kapacitete v casu ne sme biti
prevelika, ¢e Zelimo na celotnem casovnem intervalu uposStevati konstantno vrednost parametra
krivulje potresne nevarnosti k. Parameter £ v primeru upoStevanja vplivov staranja dolo¢imo tako,
da aproksimiramo krivuljo potresne nevarnosti. To storimo tako, da se predpostavljena oblika funkcije
potresne nevarnosti najbolje ujemo z dejansko krivuljo potresne nevarnosti na SirSem obmocju
intenzitete, ki pripada mediani mejnega pospeska tal v ¢asu 7=0. Analize so pokazale (Dolsek,
2008a), da je za priblizno dolocitev krivulje potresne nevarnosti najprimerneje izbrati interval
[0.25- Gy, 1.25-ag], kjer pomeni dgc mejni pospesek tal v zadetnem Casu (7=0), dy pa je mejni
pospesek tal ob koncu ¢asovnega intervala At .

Na podlagi enacbe (3.36) lahko izpeljemo tudi izraz za oceno povprecne srednje letne frekvence
prekoracitve mejnega stanja, ki predstavlja poseben primer, ko « =0. S programom Mathematica
izra¢unamo limito:

! —a A
oa— l—e %

A0 — fim [ @ -l_e_(a_m] (3.39)
LS :
in dobimo izraz za povpre¢no srednjo letno frekvenco prekora¢itve mejnega stanja s, ki se glede
na izraz za ekvivalentno srednjo frekvenco A/ poenostavi, saj se izraza le s srednjo letno frekvenco
prekoracitve mejnega stanja za konstrukcijo brez upoStevanja vplivov staranja, pomnozeno s
faktorjem, ki je odvisen od parametrov staranja konstrukcije:

AVO =)\ S T (3.40)
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Slika 3.1: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence A" z enacbo (3.36) glede na
»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=1 in p € [0.5, 0.6, ..., 1}.

Figure 3.1: Relative error of the equivalent mean annual frequency \/i* calculated according to the Eq. (3.36)
with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £k =1 and
pE [0.5, 06, ..., 1} .
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Slika 3.2: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence A" z enacbo (3.36) glede na
»toCno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29) ,za k=1.4 in p € [0.5, 0.6, ..., 1].

Figure 3.2: Relative error of the equivalent mean annual frequency )5 calculated according to the Eq. (3.36)

with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =1.4 and
p€l0.s, 06, ..., 1].
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Slika 3.3: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence /5" z ena¢bo (3.36) glede na
»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=1.8 in p € [0.5, 06, ..., l].

Figure 3.3: Relative error of the equivalent mean annual frequency \/s" calculated according to the Eq. (3.36)

with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =1.8 and
p€l0.5, 06, ..., 1].
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Slika 3.4: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence /"

»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=22 in p € [0.5, 0., ..., 1].

z enacbo (3.36) glede na

Figure 3.4: Relative error of the equivalent mean annual frequency \/5 " calculated according to the Eq. (3.36)
with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =2.2 and
pE [0.5, 0.6, ..., 1} .
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Slika 3.5: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence /5" z enacbo (3.36) glede na

»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29) ,za k=2.6 in p € [0.5, 0.6, ..., 1].

Figure 3.5: Relative error of the equivalent mean annual frequency \/s" calculated according to the Eq. (3.36)

with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =2.6 and
p€l0.5, 06, ..., 1].
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Slika 3.6: Relativna napaka pri dologitvi ekvivalentne srednje letne frekvence 5" z enacbo (3.36) glede na

»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=3 in p € [0.5, 06, ..., 1].

Figure 3.6: Relative error of the equivalent mean annual frequency A/s" calculated according to the Eq. (3.36)

with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =3 and
p€l0.5, 06, ..., 1].
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Slika 3.7: Relativna napaka pri dolo¢itvi ekvivalentne srednje letne frekvence /5" z ena¢bo (3.36) glede na

»tocno« vrednost, ki je izraunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=34 in p € [0.5, 06, ..., 1].

Figure 3.7: Relative error of the equivalent mean annual frequency )5 " calculated according to the Eq. (3.36)

with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =3.4 and
p€l0.s, 06, ..., 1].
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Slika 3.8: Relativna napaka pri dologitvi ekvivalentne srednje letne frekvence s~ z enacbo (3.36) glede na

»tocno« vrednost, ki je izraCunana z numeri¢no integracijo enacbe (3.29),za k=3.8 in p € [0.5, 0.6, ..., 1].

Figure 3.8: Relative error of the equivalent mean annual frequency \/5 " calculated according to the Eq. (3.36)
with respect to the »exact« value, calculated by numerical integration of the Eq. (3.29), for £ =3.8 and
pE [0.5, 0o, ..., 1} .
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Izpeljemo lahko tudi poseben primer ekvivalentne srednje letne frekvence MY, pri katerem
upoStevamo linearno degradacijo konstrukcijske kapacitete s ¢asom, in pri katerem zanemarimo
dodaten vir negotovosti zaradi ¢asovno spremenljivih vplivov. To storimo tako, da v enacbi (3.25), ki
definira zmanjSevanje mejne potresne intenzitete s poljubno potencno funkcijo v ¢asu, upostevamo
0 =1, v enacbi (3.26), ki definira varianco mejne potresne intenzitete kot linearno funkcijo casa, pa
upostevamo ¢; = 0. Ce to upostevamo v izpeljavah enacb (3.25) do (3.36) ter v enacbah (3.39) in
(3.40), dobimo naslednjo enacbo za oceno povprecne srednje letne frekvence prekoracitve mejnega
stanja (glej Torres in Ruiz, 2007):

S0 ~ N1k
ATE = \0 —C[ 1—~-At/S? —1]. 341
LS LS 'y-At(k—l) ( vy 1/ c) ( )

Do sedaj smo enacbe za oceno ekvivalentne in povprecne srednje letne frekvence prekoracitve
mejnega stanja izpeljali na osnovi metode intenzitete, pri cemer smo kapaciteto konstrukcije izrazili z
mejno potresno intenziteto. Povsem analogno lahko enacbe za AEER in NY© izpeljemo tudi za metodo
na osnovi pomikov. Za ta namen predpostavimo kapaciteto pomikov kot funkcijo ¢asa. Tudi v tem
primeru za mediano kapacitete konstrukcije upostevamo poten¢no funkcijo v ¢asu:

C, =C-r7=C-(1-v7/C,), (3.42)

pri cemer je C, mediana kapacitete pomikov v odvisnosti od ¢asa in je C, mediana kapacitete
pomikov pri ¢asu 7= 0. Nadalje upoStevamo, da varianca kapacitete pomikov naras¢a linearno s
casom:

ﬁéRU\T = ﬁéR\T + ﬁéuh = (6ék + 5éu ) tTCh0 T, (3.43)

kjer sta Gez in B¢y sta standardni deviaciji logaritmov kapacitete pomikov zaradi vpliva negotovosti v
potresni obtezbi ter vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti v ¢asu 7=0. V zgornji enacbi lahko
upostevamo tudi razprSenost v potresni zahtevi. V tem primeru lahko zapisemo:

/BéD,RU\T = 6313\7 + 62(/\7 + IBéR\T + IB[Z)U\T

(3.44)

= (5& + By + Bpe + ﬁgU) +Chep T
Ce sedaj izpeljemo na podlagi predpostavk v ena¢bah (3.42) in (3.44) izraz za oceno ekvivalentne
srednje letne frekvence po metodi na osnovi pomikov, pri ¢emer na posameznih mestih izpeljave
sledimo postopku, ki smo ga opisali za primer metode na osnovi intenzitete, potem dobimo izraz za
As®, ki je enak izrazu po metodi na osnovi intenzitete (enacba (3.36)), le konstantni &leni se
spremenijo, kot sledi:

o B
Ns =ko+(C, fa) -, (3.45)
k 5/~ \7k
gb——prt-ln(l—y (p-At) /co) : (3.46)
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2
ke,

¢/:¢+2—bé. (3.47)

Podobno, kot smo to storili za metodo na osnovi intenzitete, lahko izpeljemo tudi izraz za oceno
povprecéne letne frekvence po metodi na osnovi pomikov. Izra¢unamo limito izraza (3.36), ko aa — 0
ob upostevanju izrazov v enacbah (3.45) do (3.47), in dobimo naslednji izraz za \¥° po metodi na
osnovi pomikov:

CO

AVG 0
)\LS - /\Ls :

3.1.3 UpoStevanje ¢asa do zaCetka degradacije kapacitete

V prejsnjem podpoglavju smo izpeljali enacbe za oceno ekvivalentne in povprecne srednje letne
frekvence prekoracitve mejnega stanja obnaSanja stavbe, pri Cemer smo predpostavili, da degradacija
kapacitete zaradi staranja konstrukcije nastopi takoj po izgradnji konstrukcije, to je v asu 7=0.
Takih primerov je pri gradbenih konstrukcijah kar nekaj. Primer sta utrujanje materiala zaradi
ponavljajoce obtezbe in korozija izpostavljenih in neustrezno zascitenih jeklenih konstrukcij. Po drugi
strani pa imamo veliko primerov, pri katerih u¢inki staranja materiala na konstrukcijo nastopijo
Sele doloceno obdobje po izgradnji konstrukcije. Tipi¢en tak primer predstavlja korozija
armiranobetonskih konstrukcij. Pri koroziji armiranobetonskih konstrukcij je potreben dolo¢en zacetni
¢as, da koncentracija kloridov ali ogljikovega dioksida na armaturi doseZe kritiéno raven. Cas do
zacetka procesa korozije armiranobetonskih konstrukcij, v katerem agresivne snovi prodrejo iz okolja
v betonsko matrico in se nakopicijo v okolici armature, imenujemo ¢as do zacetka korozije oziroma
¢as do zacetka degradacije kapacitete konstrukcije in ga oznacimo s ¢; .

Sedaj zelimo izpeljati enacbo za oceno A" z upostevanjem &asa do zacetka degradacije kapacitete
t;. Enacbo izpeljemo tako, da sledimo enakemu postopku, ki smo ga opisali Ze pri izpeljavi
ekvivalentne srednje letne frekvence \/5* brez upostevanja ¢asa do zaetka degradacije kapacitete, pri
¢emer vse parametre, ki so funkcije ¢asa 7 pretvorimo v funkcije ¢asovne spremenljivke 7' =7 —1¢,.
Pri tem upostevamo, da veljajo funkcije spremenljivke 7'=7—¢ le na definicijskem obmocju
T'E [0, At—t[], medtem, ko veljajo na obmocju 7’'<0 konstantne vrednosti funkcij, izracunane v
Casu 7'=0 oz. pri 7 =¢;. Enacbo (3.24), ki predstavlja splosno enacbo za oceno ekvivalentne srednje
letne frekvence prekoracitve mejnega stanja, integriramo lo¢eno na obmocjih [O, t,-] in [t[, At] .Cena
obmocju [O, tl-] upostevamo za srednjo letno frekvenco prekoraitve mejnega stanja konstantno
vrednost \Js, ki pripada konstrukciji v ¢asu 7 =0, potem velja, da je:

t; At,
Ci 07 —at —ar!
Nt = [ A e dr + [ A (1) ear|. (3.49)

Zgornjo enacbo lahko zapiSemo Se drugace, ¢e na mesto drugega Clena v enacbi vstavimo izpeljani
izraz v enacbi (3.35):

1,

i

0 At—t,
a A

M =2 [emdr+ [ &7 ar |, (3.50)
0

—a At
l—e o
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kjer sta

2
kc,

¢ =-

1=y (p-An) [80)+—2, At =Ar—i,. (3.51)

p- AL

Izraz v enacbi (3.50) integriramo s programom Mathematica (Wolfram Research, 2011) in dobimo
naslednjo enacbo za oceno ekvivalentne srednje letne frekvence po metodi na osnovi intenzitete z
upostevanjem Casa do zacetka degradacije kapacitete konstrukcije:

A _ ae ™ (a=s")A

ECR at, a—¢')Ar,

AL :ﬁ{l—e (R 1-e It- (3.52)

S podobnim razmisljanjem se da izpeljati tudi izraz za povpreéno srednjo letno frekvenco \j5“ . Ce je
S’C‘T poten¢na funkcija Casa (enacba (3.25)) in je 05 zy, linearna funkcija asa (enacba (3.26)), potem
velja na obmocju 7> ¢, da je:

N
t e’ —1

A_lt+WL (3.53)

AVG __ 0
)\LS _>‘LS'

v primeru, da je S'C‘T linearna funkcija ¢asa (6 =1) in je U§CRU‘T konstanta, pa je:

Q0
AL :Ags.{&Jr%.[(py.mi/sg)‘ ‘ —1}}. (3.54)
V primeru metode na osnovi pomikov je izraz za A" enak izrazu (3.49), le konstantni ¢leni se
spremenijo, kot to definirajo enacbe (3.45) do (3.47), s tem, da v enacbah (3.45) do (3.47) zamenjamo
parameter A¢ s parametrom Af; . Prav tako velja, da je v primeru, ¢e je mediana kapacitete pomikov
v odvisnosti od ¢asa C, poten¢na funkcija Casa, in je varianca aéD,RU‘T linearna funkcija ¢asa, izraz za
oceno povprecne srednje letne frekvence po metode na osnovi pomikov enak izrazu (3.54) za metodo
na osnovi intenzitete. V primeru, da je C. linearna funkcija ¢asa in je O'éD,RU‘T konstanta v ¢asu velja

PR AVG
naslednji izraz za Aj5 "~ :

AT \(1 T80/G) 1H (3.55)

AVG __ 0
>‘LS *)‘Ls'
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3.2 RazSiritev metode N2 z upoStevanjem vplivov negotovosti

Pri izpeljavi izrazov za oceno srednje letne frekvence prekoralitve izbranega mejnega stanja smo
obravnavali potresno zahtevo in kapaciteto kot slucajni spremenljivki ter ju opisali z logaritemsko
normalno porazdelitveno funkcijo. V splosnem je doloCitev parametrov porazdelitvene funkcije
potresne zahteve in kapacitete kompleksno. V tem podpoglavju bomo izpeljali poenostavljeno
nelinearno metodo, s katero lahko te parametre sorazmerno enostavno dolo¢imo. Izhodis¢e je osnovna
metoda N2, ki jo uporabimo na stohasticnem modelu konstrukcije. Pri tem v racun zajamemo
izklju¢no negotovosti, ki so povezane z dolo¢evanjem mehanskih, modelnih in geometrijskih lastnosti
konstrukcije in njenega modela, medtem ko vplive slucajnih negotovosti v potresni obtezbi na
parametre potresnega odziva stavbe ne upostevamo. Tisti parametri modela, ki so najbolj negotovi, so
definirani s sluc¢ajnimi spremenljivkami. SluCajne spremenljivke upoStevamo v konstrukcijskem
modelu tako, da z metodo LHS generiramo njihove vrednosti, na podlagi katerih sestavimo skupino
N, konstrukcijskih modelov, ki predstavljajo skupaj stohasti¢ni model konstrukcije. Potresnega
odziva tako ne racunamo le za deterministi¢ni model, kot v primeru osnovne metode N2, pac pa
izraCunamo potresni odziv za skupino Ng;,, konstrukcijskih modelov, s katerimi zajamemo zelene
negotovosti. Na podlagi rezultatov analize skupine konstrukcijskih modelov nato ocenimo mediano in
razprSenost parametrov potresnega odziva stavbe.

Pri izpeljavi metode za doloCevanje potresnega odziva z upostevanjem vplivov negotovosti smo sledili
splosni metodologiji za analizo negotovosti. Po splosni teoriji odziv konstrukcije izrazimo kot funkcijo
slu¢ajnih spremenljivk:

Y =g(X), (3.56)

kjer je z X vektor slucajnih spremenljivk X ={X,,X,,.., Xy, }, ki ima za svoje komponente Ny,
slucajnih spremenljivk, s katerimi opisemo fizikalne in modelne negotovosti, funkcija g simbolicno
predstavlja izbrano racunsko analizo oziroma metodo analize, ¥ pa je rezultat funkcije g oziroma
izracunani odziv konstrukcije. Ker so parametri X;, X,,...,Xy, slucajne spremenljivke, je tudi rezultat
funkcije g oziroma izraCunani odziv konstrukcije Y slucajna spremenljivka, ki lahko zavzame
razli¢ne vrednosti. Pricakovano vrednost £ [Y] in varianco V[Y] slu¢ajne spremenljivke ¥ dolo¢imo
z enacbami za doloCitev momenta prvega reda in centralnega momenta drugega reda zvezne slucajne
spremenljivke:

E[y)= [2(x): fx(x) dx, (3.57)
V)= [(El]—g(x) - A (x) ax, (3.58)

kjer je fx (x) gostota verjetnostne porazdelitve slucajnega vektorja X.

V sploSnem je dolocevanje pricakovane vrednosti £ {Y ] in variance V[Y ] slucajne spremenljivke Y
po enacbah (3.57) in (3.58) zahtevna naloga, saj bi morali natan¢no poznati analiti¢no obliko gostote
verjetnostne porazdelitve slucajnega vektorja X. E [Y ] in V[Y ] zato numeri¢no izra¢unamo na
podlagi vzorca slu¢ajnega vektorja X. V ta namen s simulacijami generiramo vzorec slucajnega
vektorja:



60 Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z upostevanjem nezanesljivosti.
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

X, ={x X0y b i=12,0N,,,, (3.59)
kjer vrednosti x;;,X;2,..., %y, predstavljajo vrednosti slu¢ajnih spremenljivk X, X,,..., Xy, pri i-ti
simulaciji, in je Ng, skupno Stevilo simulacij. Pri¢akovano vrednost in varianco slucajne
spremenljivke Y lahko nato ocenimo z enacbami:

E[Y]ZNI. 'Z&?g(xi)a (3.60)
V[Y]ZNI_ :?(E[Y]—g(xi))za (3.61)

kjer pomeni g(x,-) odziv konstrukcije pri i—ti simulaciji slucajnega vektorja X, pri kateri zasedejo
slu¢ajne spremenljivke X, X5,..., Xy, ravno vrednosti x;, = {xil 2 Xidse s Xi,, } .

Z enacbama (3.60) in (3.61) lahko le priblizno ocenimo pri¢akovano vrednost £ [Y] in varianco V[Y]
slucajne spremenljivke Y, saj enacbi izrazata oceni za pricakovano vrednost in varianco, ki ju
dolo¢imo na podlagi generiranega statistiCnega vzorca slucajnega vektorja X, ki pa ne predstavlja
nujno povsem natancno verjetnostnega prostora upostevanih slucajnih spremenljivk. Dejansko sta
pri¢akovana vrednost in varianca v ena¢bah (3.60) in (3.61) slucajni spremenljivki, saj dajo lahko v
splosnem razli¢ni vzorci slucajnega vektorja X razlicne vrednosti za E [Y ] in V{Y ] Dokazati se da
(Benjamin in Cornell, 1979), da enacba (3.60) predstavlja nepristransko oceno za pri¢akovano
vrednost slucajne spremenljivke Y . Nepristransko oceno za varianco slucajne spremenljivke Y lahko
izratunamo z enacbo:

v[y]= SO(E[Y]-g(x)) (3.62)

V naSem primeru funkcija g v enacbah (3.57-3.62) simboli¢no predstavlja metodo N2, ki jo
uporabimo pri razli¢nih intenzitetah potresne obtezbe in tako dolo¢imo ciljni pomik konstrukcije v
odvisnosti od intenzitete potresne obtezbe. Tako imenovano inkrementalno metodo N2 oz. metodo
IN2 sta na deterministicnem modelu uporabila Dolsek in Fajfar (2007). Zato imenujemo celoten
postopek analize po enacbah (3.57-3.62) razsirjena metoda IN2. Ta je razdeljena na dva dela, skupno
pa metodo sestavlja pet korakov (glej graf na sliki 3.9). V prvem delu je treba najbolj negotove
parametre najprej definirati kot slucajne spremenljivke. Nato na podlagi izbranih slucajnih
spremenljivk generiramo N, vektorjev x; :{xl-l,x,-z,...,x,-Nm}, pri Cemer uporabimo metodo
vzorcenja v latinskih hiperkockah (LHS). Prvi opis metode LHS, ki smo ga nasli v literature izhaja iz
leta 1979 (McKay in sod., 1979). V doktorski $tudiji uporabljamo verzijo , ki sta jo za reSevanje
inZenirskih problemov predlagala Votfechovsky in Novak (2003, 2009). Metoda LHS je izredno
ucinkovita, saj je najmanjSe zahtevano S$tevilo simulacij, pri katerem Se dosezemo zahtevano
natan¢nost rezultatov, mnogo manjSe kot pri obifajni metodi Monte Carlo. V tretjem koraku
generiramo skupino Ng,, konstrukcijskih modelov, pri ¢emer nam vsaka simulacija slucajnega
vektorja x; = {x,-l,xiz,...,xi,vm }, i=12,...,Ng,, sluzi za generiranje enega modela. V Cetrtem koraku
je treba za vsak model iz skupine Ng, konstrukcijskih modelov z izraCunati potresni odziv
konstrukcije. Pri tem potresnega odziva konstrukcijskih modelov ne ra¢unamo le za neko doloceno
potresno intenziteto, pa¢ pa za vsak konstrukcijski model iz skupine modelov izra¢unamo odziv
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konstrukcije pri razli¢nih intenzitetah potresa. Delni rezultat razSirjene metode IN2 je torej skupina t.i.
krivulj IN2, ki predstavljajo odnose med intenziteto potresne obtezbe in odzivom konstrukcije (glej
Dolsek in Fajfar, 2007). Na podlagi skupine krivulj IN2 ter z uporabo enacb (3.57-3.58) ter (3.60—
3.62) nato ocenimo mediano in razprSenost konstrukcijske kapacitete za izbrano mejno stanje.
Ocenimo lahko tudi mediano skupine krivulj IN2, ki ponazarja pri¢akovan odziv konstrukcije oziroma
potresno zahtevo v odvisnosti od potresne intenzitete, ali ocenimo razprSenost v potresni zahtevi pri
razli¢nih intenzitetah. Osnovni koraki razsirjene metode IN2 so prikazani na sliki 3.9.

Izbira Ny Dolo¢evanje vrednosti Sestavljanje Doloc¢evanje Dologitev
sluéajnih sluéajnih spremenljivk konstrukcijskih modelov krivulj IN2 za parametrov
spremenljivk (Ngim vrednosti) (Ngim simulacij) Ngjm simulacij odziva

. 5 - L [, ]

Slika 3.9: Glavni koraki razsirjene metode IN2.

Figure 3.9: The main steps of the extended IN2 method.

3.2.1 Opis osnovne metode N2 na stohasticnem modelu

Glavni koraki osnovne N2 metode (Fajfar, 2000) so:

¢ nelinearna stati¢na analiza modela konstrukcije z ve¢ prostostnimi stopnjami (model MDOF),
e pretvorba MDOF modela na ekvivalenten model z eno prostostno stopnjo (model SDOF),

¢ dolocitev potresnih zahtev modela SDOF z neelasticnimi spektri odziva in

e prevedba potresnega odziva iz modela SDOF na model MDOF.

Nelinearna stati¢éna analiza modela z ve¢ prostostnimi stopnjami (MDOF). Z nelinearno stati¢no
analizo izraCunamo obtezno-deformacijsko krivuljo, ki predstavlja odnos med celotno obtezbo
konstrukcije v horizontalni smeri in karakteristicnim pomikom. ObiCajno se karakteristicni pomik
izbere na vrhu konstrukcije. Pri nelinearni staticni analizi konstrukcije uporabimo razporeditev
vodoravnih sil po visini konstrukcije, ki je enaka produktu etaznih mas in normiranih pomikov
konstrukcije pri izbrani deformacijski obliki (Fajfar, 2000):

(3.63)

kjer je N, Stevilo etaz konstrukcije, i indeks posamezno etazo in X vektor sluc¢ajnih spremenljivk, s
katerim modeliramo fizikalne in modelne negotovosti. Standardi ve¢inoma predpisujejo uporabo dveh
razporeditev sil. Evrokod 8 (SIST EN 1998-1, 2005) na primer predpisuje konstantno porazdelitev sil
po visini in porazdelitev v skladu s prvo nihajno obliko konstrukcije.

Praviloma je treba nelinearno staticno analizo izvesti v pozitivni in negativni smeri obeh pravokotnih
osi konstrukcije. Na tak nacin za konstrukcijo dolo¢imo po Stiri obtezne-deformacijske krivulje, ki se
med seboj razlikujejo glede na smer opravljene nelinearne staticne analize. Tipicni obliki obtezno-
deformacijskih krivulj AB okvirov in AB okvirov s polnili prikazuje slika 3.10.

Pretvorba na model z eno prostosno stopnjo (SDOF). Osnova za doloCitev modela SDOF
predstavlja idealizacija obtezne-deformacijske krivulje z odsekoma linearnimi ¢rtami tako, da se
idealiziran odnos med silo in pomikom ¢im bolje prilega dejanski obtezni-deformacijski krivulji.
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Glede na to ali analiziramo AB okvire ali AB okvire s polnili, loCimo dva razli¢na tipa idealizacije. V
primeru AB okvirov uporabimo enostavno bilinearno oziroma idealno elasto-plasticno obliko
idealizacije, kjer elasticnemu obmocju z ekvivalentno elasticno togostjo sledi obmocje plastifikacije
brez utrditve (slika 3.10a). V tem primeru je idealizacija dolocena s tocko 7, (Dy,Fy), ki obenem
predstavlja mejo elasti¢nosti idealiziranega sistema in najvecjo silo, ki jo lahko idealizirani sistem
prevzame. Ker je idealna elasto-plasticna idealizacije razmeroma enostavna, z njo ne moremo zajeti
redukcije nosilnosti AB okvirov s polnili, saj so polnila obi¢ajno krhka in degradirajo pri bistveno
manjSem pomiku kot okviri. Zaradi tega je potrebno obtezno-deformacijsko krivuljo AB okvirov s
polnili idealizirati z vec-linearno obliko. Smiselna je razdelitev obtezne-deformacijske krivulje na Stiri
obmocja, kot to predlagata Dolsek in Fajfar (Dolsek, 2002, Dolsek in Fajfar, 2004, Dolsek in Fajfar,
2005), (glej sliko 3.10b). Prvo in drugo obmocje obtezno-deformacijske krivulje, kjer konstrukcija
preide iz elasticnega v neelasticno obmocje, idealiziramo z bilinearno obliko. Ti dve obmocji sta
definirani s toCkama T; (Dy,Fy) n TZ(DS,FS). Sili v tockah 7} in 7, predstavljata maksimalno silo, ki
jo prevzame idealiziran sistem, pripadajoca pomika pa predstavljata mejo elasticnosti in mejo
upadanja nosilnosti zaradi prekoracene nosilnosti polnil. Tretje obmocje idealizacije pripada obmocju
upadanja nosilnosti idealiziranega sistema in je navzgor omejeno s tocko 7; (Du JE, ) Pomik v to¢ki Ty
je enak pomiku, pri katerem vsa polnila v kriti¢ni etazi povsem izgubijo nosilnost, sila v tocki T; pa je
enaka preostali nosilnosti AB okvira brez polnil. Ko vsa polnila odpovedo nosi samo Se okvirni
sistem. To zadnje obmocje lahko idealiziramo z vodoravno ¢rto brez utrditve. Tipi¢ni obliki dejanskih
in idealiziranih obteznih-deformacijskih krivulj sta za AB okvire in AB okvire s polnili prikazani na
slikah 3.10a in 3.10b.

Na osnovi idealiziranega odnosa med prec¢no silo ob vpetju in pomikom na vrhu konstrukcije
doloc¢imo karakteristike ekvivalentnega modela SDOF. Gre za klasi¢no prevedbo karakteristik modela
MDOF na karakteristike modela SDOF. To naredimo tako, da delimo sile in pomike na idealizirani
ovojnici s faktorjem transformacije F(X) (Fajfar, 2000):

F'(X)=—=, D'(X)=—==, (3.64)

pri emer je faktor I'(X) odvisen od predpostavljenega priblizka za deformacijsko obliko ¢(X) in od
vektorja etaznih mas m( X) :

I'(X)= . X m* (X)=> "m (X)-¢,(X), (3.65)

kjer je z m” (X) oznacena masa ekvivalentnega modela SDOF. Dobimo idealizirani odnos med silo in
pomikom, ki je po obliki enak idealiziranemu odnosu med pre¢no silo ob vpetju in pomikom na vrhu
modela MDOF, le merilo je spremenjeno sorazmerno s faktorjem transformacije F(X). Ohrani se tudi
zacetni nihajni Cas, ki ga za model SDOF izracunamo z enacbo:

m' (X)- D} (X)

F(X)

Vv

T(X)=2nr (3.66)
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Slika 3.10: Tipi¢ne oblike izracunanih in idealiziranih obtezno-deformacijskih krivulj a) AB okvirov in b) AB
okvirov s polnili.

Figure 3.10: Typical shape for calculated and idealized force-deformation relationship (pushover curve) of a)
bare and b) infilled RC frames.

Dolocitev potresnih zahtev modela SDOF z neelasti¢nimi spektri odziva. Potresno zahtevo modela
SDOF dolo¢imo tako, da idealizirani odnos primerjamo z zahtevami potresa, ki so definirane z
neelasticnimi spektri odziva. Spektri odziva so definirani v formatu spektralni pospesek - spektrani
pomik. V ta namen je treba predhodno sile F° (X) na idealiziranem odnosu $e deliti z ekvivalentno
maso. Nastali diagram v formatu spektralni pospeSek - spektralni pomik imenujemo diagram
kapacitete (Fajfar, 2000):

S, (X)= . (3.67)

Potresne zahteve neelasti¢nega sistema v N2 metodi ne dolo¢amo iz elasticnega spektra odziva, pac pa
uporabljamo enacbo, s katero lahko za neelasti¢ni sistem dolo¢imo iz elasticnega spektra neelasti¢ni
spekter odziva. Pri izpeljavi enacbe za neelasti¢ni spekter izhajamo iz zveze med elasti¢nim spektrom

pomikov in spektrom pospeskov:

-8, (X), (3.68)

kjer pomeni T (X) zacetni nihajni Cas idealiziranega sistema z eno prostostno stopnjo, S, (X) paje
elasti¢ni spektralni pospesek izracunan pri ¢asu T (X) Z zgornjo enacbo lahko izratunamo spektralni
pomik modela SDOF le v primeru, ¢e se sistem obnasa elasticno, oziroma, Ce je elasti¢ni spektralni
pospesek sistema pri dani potresni obtezbi manjSi ali enak od spektralnega pospeska
Sa (X):F;(X)/ m*(X), pri katerem neelasticni sistem doseze tocko teCenja. Zato izraCunamo
neelasti¢ni spektralni pomik modela SDOF tako, da spektralni pomik na meji teCenja, ki ga

izraGunamo z enac¢bo:

-8, (X), (3.69)
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pomnozimo s faktorjem potrebne duktilnosti M(X), ki odraza potresne zahteve v nelinearnem
obmogju odziva modela SDOF. Ce to storimo, dobimo naslednjo enaébo za dolo¢itev neelasti¢nega
spektralnega pomika:

-8, (X). (3.70)

Ker zelimo neelasti¢ni spektralni pomik izraziti v odvisnosti od elasticnega spektralnega pospeska
S. (X) definiramo redukcijski faktor R, (X) kot razmerje med elasti¢nim spektralnim pospeskom in
spektralnim pospeskom neelasti¢nega sistema na meji elasti¢nosti:

R, (X)=—"=. (3.71)

Ce sedaj zgornjo enacbo upostevamo v enacbi (3.70) lahko izpeljemo naslednjo splosno enaébo za
dolocitev ciljnega pomika sistema z eno prostostno stopnjo:

S, (X)= : -8, (X). (3.72)

V zgornji enacbi predstavljajo neelasticne spektre odziva zveze med redukcijskim faktorjem R, (X) ,
duktilnostjo ,u(X) in zacetnim nihajnim c¢asom idealiziranega sistema T (X) Tako imenovani
R, —p—T odnosi, ki se danes uporabljajo v obstojeci metodi N2 (glej Fajfar, 2000, Dolsek, 2002,
Dolsek in Fajfar, 2004), so bili razviti na podlagi rezultatov obseznih parametricnih Studij
nelinearnega dinami¢nega odziva ekvivalentih sistemov z eno prostostno stopnjo. Pri tem so bili v
parametri¢nih analizah spreminjani razli¢ni parametri, ki se nanasajo na obliko idealiziranega odnosa
med silo in pomikom in imajo lahko pomemben vpliv na nelinearen odziv konstrukcije. Upostevane so
bile tudi negotovosti v dolocitvi potresne obtezbe (razlicni akcelerogrami). Obstoje¢i R, —p—T
odnosi predstavljajo zveze med elastinim in neelasticnim spektrom odziva in se glede na negotovosti
zaradi potresne obteZbe uporabljajo za doloCevanje povprecnega potresnega odziva stavb.

Glede na obliko odnosa med silo in pomikom neelasticnega sistema lo¢imo dve vrsti R, —pu—T
odnosov. V primeru AB okvirov, katerih nelinearno obnaSanje lahko ponazorimo z bilinearno elasto-
plasti¢no ovojnico sila - pomik na vrhu, se duktilnost pri danem zacetnem casu izrazi v odvisnosti od
faktorja redukcije z naslednjimi empiri¢nimi zvezami (Fajfar, 2000):

(RH(X)—I)-T(;()—H T(X)<T.
w(X)= (3.73)
R,(X) T(X)>T,,

kjer je T, karakteristi¢ni nihajni Cas, ki je obiajno definiran na meji med konstantnim spektralnim
pospeskom in konstantno spektralno hitrostjo v elasticnem spektru. V primeru, da T’ (X) > T, velja,
da je redukcijski faktor neelasti¢nega sistema po vrednosti enak duktilnosti. Ce to upostevamo v
enacbi (3.72) za dolocitev neelasticnega spektra pomikov, potem lahko izpeljemo pravilo, da je pomik
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neelasti¢nega sistema s srednje dolgim ali dolgim nihajnim ¢asom enak pomiku elasti¢nega sistema z
enakim nihajnim ¢asom.

Dolocitev potresnega odziva modela SDOF z neelastinimi spektri za dano potresno intenziteto
prikazemo na kvalitativen nacin tako, da na isto sliko v formatu spektralni pospesek - pomik na vrhu
nariSemo elasti¢ni in neelasticni spekter odziva ter diagram kapacitete (glej sliko 3.11a). V tej sliki
doloca elasti¢ni odziv sistema spekter po Evrokodu 8, neelasti¢ni odziv pa doloc¢a neelasti¢ni spekter,
ki ga izraCunamo z enacbami (3.71) do (3.73). Radialna linija elasticnega dela idealiziranega diagrama
kapacitete predstavlja zaceten nihajni ¢as T (X) Presecisce te radialne linije in elasticnega spektra
odziva predstavlja na ordinati diagrama elasti¢ni spektralni pospesek S, (X), ki bi ga morala
konstrukcija prenesti, ¢e bi se obnasala elasti¢no, na abscisi pa predstavlja to presecisc¢e pripadajoci
elasti¢ni pomik S, (X) modela SDOF. Ker se konstrukcija ne obnasa elasticno, predstavlja najvecji
spektralni pospesek konstrukcije spektralni pospesek na meji elasti¢nosti S, (X) , pomik neelasti¢nega
sistema S, (X) pa je enak pomiku na preseciscu neelastinega spektra odziva in vodoravne linije, ki
ustreza spektralnemu pospeSku na meji elastiCnosti. V primeru AB okvirov s srednje dolgim ali
dolgim nihajnim ¢asom je pomik neelasti¢nega sistema S, (X) enak elasticnemu pomiku S, (X) .

V primeru sistemov z upadanjem nosilnosti obliko R, — ;1 —T odnosov prav tako razdelimo glede na
zaCeten nihajni Cas idealiziranega sistema, poleg tega pa se na posameznih obmoc¢jih R, —pu—T
odnosi takih sistemov razlikujejo tudi glede na zahtevano duktilnost neelasti¢nega sistema. Duktilnost
pri danem zaletnem cCasu se izrazi v odvisnosti od faktorja redukcije z enacbo
(Dolsek, 2002, Dolsek in Fajfar, 2004):

(X)) =——+(R(X) = R, (X)) + 11, (X), (3.74)

pri emer je parameter ¢(X) dolocen z zvezami:

0.7-(T(X)/T,) R(X)<R (X), T(X)<T,
0.7+ 0.3AT(X) . R(X)<R (X), T.<T(X)<T,(X)
c(X)=1 07 (X)(r(x)/1.) N R(X)> R, (X), T(X)<T. (3.75)
0.7/, (X)(1- AT (X)) + AT(X) ... R(X)>R(X), T, <T(X)<T;(X)
1 T(X)>T,(X)

inso R (X), 7, (X) in AT(X) enaki:

D

T, (X)=T,2—r,(X), AT(X)= T(X)-1c : (3.76)
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0.7(T(X)/T. ) (1, (X)—1)+1 ... T(X)<T,
R (X)=1 (0.7+03AT(X))(1, (X)=1)+1 .. T, <T(X)<T,(X) (3.77)
1 (X) o T(X)>T,(X),

parametra 4, (X) in R, (X) pa sta definirana z enatbama:

1 .. R(X)<R(X)
W)= X)L RX)S R (X), 3.78)
R, (X) = 1 .. R(X)<R(X) (3.79)

Mejne vrednosti duktilnosti in redukcijskega faktorja v zgornjih enacbah se nanasajo na pomike in sile
na idealizirani ovojnici obtezne-deformacijske krivulje (glej sliko 3.10b). Pri tem ,uS(X) in RS(X)
pomenita duktilnost in redukcijski faktor na meji upadanja nosilnosti, 7, (X) je razmerje med preostalo
nosilnostjo idealiziranega sistema po odpovedi polnil (tocka 73) in maksimalno nosilnostjo sistema
(to¢ka T,), T, pa je karakteristicni nihajni ¢as, definiran na meji med konstantno spektralno hitrostjo
in konstantnim spektralnim pomikom v elasticnem spektru odziva. Tudi v tem primeru lahko dolocitev
odziva neelastinega sistema shematicno ponazorimo v formatu spektralni pospesek - spektralni
pomik. Za ta namen smo narisali na sliki 3.11b primer diagrama spektralni pospesek - spektralni
pomik, v katerem primerjamo tipi¢ni diagram kapacitete za poljuben AB okvir s polnili s potresnimi
zahtevami. Slika prikazuje Stiri-linearen diagram kapacitete idealiziranega neelasticnega sistema z
upadanjem nosilnosti ter elasti¢ni in neelasti¢ni spekter odziva, ki ga lahko izraCunamo z ena¢bami
(3.71) in (3.72) ter (3.74) do (3.79). Elasti¢ni odziv sistema pri dani intenziteti potresne obtezbe
predstavlja, enako kot pri bilinearnemu elasto-plasticnemu diagramu kapacitete, vrednost v elastiénem
¢rte, ki ponazarja odnos med spektralnim pospeskom in pomikom neelasti¢nega sistema. Slika 3.11b
prikazuje sploSen primer dolocitve potresne zahteve modela SDOF poljubnega AB okvira s polnili, pri
¢emer pa ne velja pravilo enakosti elasti¢nih in neelasti¢nih pomikov. Pravilo enakih pomikov velja v
primeru, ¢e 7, (X) =1in T(X) > T, ali kadar T(X) >T; (X)

Prevedba potresnega odziva na model MDOF. Potem, ko z neelasticnimi spektri pri dani potresni
intenziteti izracunamo potresno zahtevo modela SDOF, je potrebno izracunani pomik Se pretvoriti na
model MDOF. To storimo tako, da spektralni pomik pomnozimo s faktorjem za transformacijo F(X) :

D(X)=T(X)-8,(X). (3.80)
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Slika 3.11: Grafi¢na dolocitev potresne zahteve ekvivalentnega modela SDOF v formatu spektralni pospesek -
pomik na vrhu za a) bi-linearen in b) vec¢-linearen diagram kapacitete.

Figure 3.11: Graphic determination of seismic demand of equivalent SDOF model in acceleration - displacement
format for a) bi-linear and b) multi-linear capacity diagram.

3.2.2 Dolocitev skupine Ng;, konstrukcijskih modelov

Tocna dolocitev ciljnega pomika z enacbami (3.71-3.80) ni mozna zaradi uvedbe slucajnih
spremenljivk. Zato so potrebne simulacije. Slednje izvajamo z metodo LHS, pri ¢emer moramo najpre;j
generirati vrednosti slucajnih spremenljivk, na podlagi katerih nato sestavimo skupino konstrukcijskih
modelov. S to skupino konstrukcijskih modelov, ki jo imenujemo kar stohasti¢ni model konstrukcije,
priblizno dolo¢imo vplive slucajnih spremenljivk, s katerimi smo modelirali fizikalne in modelne

negotovosti.

V postopku dolo¢evanja konstrukcijskih modelov je potrebno najprej poiskati glavne vire fizikalnih in
modelnih negotovosti. Izbrane negotove parametre definiramo z Ny, slucajnimi spremenljivkami
X1, X,,...,Xy, , njihove vrednosti pa doloc¢imo z metodo LHS. To je posebna metoda za stratificirano
slucajno vzorcenje in uporablja inverzne funkcije verjetnostnih porazdelitev sluc¢ajnih spremenljivk.
Generiranje slucajnih  spremenljivk temelji na vzorcu enakomerno porazdeljene slucajne
spremenljivke U s porazdelitveno funkcijo Fy, (u) =u za 0<u <1, in uporablja v osnovni razlicici
enakomerno razdelitev intervala (0,1) . To pomeni, da pri metodi LHS razdelimo definicijsko obmocje
vsake slucajne spremenljivke na N, podobmocij (stratumov). Iz vsakega izmed Ny, stratumov
izberemo po eno vrednost slucajne spremenljivke, obicajno v tezis¢u izbranega podobmocja, lahko pa
jo izberemo tudi naklju¢no v skladu s porazdelitveno funkcijo slucajne spremenljivke. TaksSno
generiranje vrednosti slucajnih spremenljivk je enostavno, obenem pa ohranja v svoji zasnovi
elemente slucajnosti, saj je v vzorcu posamezne slucajne spremenljivke enakomerno zastopano celotno
njeno definicijsko obmocje. Zato je metoda LHS v primerjavi z obi¢ajno metodo Monte Carlo precej
bolj u¢inkovita, saj zahteva ob¢utno manj simulacij.

Postopek doloCevanja vrednosti slucajnih spremenljivk po metodi LHS je naslednji. Najprej je
potrebno za vsako izmed Ny, slucajnih spremenljivk dolo¢iti N, vrednosti. To storimo po

naslednjem pravilu:

x,=F" (py)zF,'[’_O'SJ, i=1,..,Ng,, j=1...N,,, (3.81)
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kjer je x; i-ta vrednost j-te slucajne spremenljivke X ;, p; je izbrana vrednost na intervalu (O, 1) , ki
ustreza i-ti vrednosti slu€ajne spremenljivke X, in predstavlja verjetnost, da slu¢ajna spremenljivka
X, zasede vrednost, ki je manjsa ali enaka x;, F;' pa je inverzna funkcija porazdelitvene funkcije
F; slucajne spremenljivke X ;, izratunana pri vrednosti p;. Vrednosti p; predstavljajo Ng, tock na
intervalu od 0.5/Ng,, do 1—0.5/Ng,, . Opisani postopek generiranja vrednosti slu¢ajnih spremenljivk
je grafi¢no prikazan na sliki 3.12, vzorec slucajnih spremenljivk, ki ga generiramo z metodo LHS, pa
je prikazana v preglednici 3.1.

Pri generiranju vrednosti slucajnih spremenljivk z enacbo (3.81) lahko vnesemo med posamezne
sluc¢ajne spremenljivke nezeleno soodvisnost. Namesto predpisane stopnje korelacije med dvema
slu¢ajnima spremenljivkama, npr. s faktorjem 0, kadar sta slucajni spremenljivki neodvisni, je
koeficient korelacije £,

cor >

ki ga izraCunamo na podlagi vrednosti sluc¢ajnih spremenljivk, enak 1, kadar
sta funkciji verjetnostnih porazdelitev obeh slucajnih spremenljivk istega tipa, in priblizno 1, ¢e se tipa
porazdelitev razlikujeta. Vrednosti x;, ki jih dolo¢imo z enacbo (3.81), zato niso primerne za
dolo¢itev skupine konstrukcijskih modelov, saj se generirana korelacijska matrika S, ki jo izra¢unamo
na podlagi generiranega vzorca slucajnih spremenljivk, ne sklada s ciljno korelacijsko matriko K v
mejah zahtevane natanc¢nosti. Odstopanje med korelacijskima matrikama S in K zmanjSamo s slucajno
permutacijo elementov x;. Za ta namen smo uporabili algoritem za optimizacijo, ki se imenuje
simulirano ohlajanje (Simulated Annealing). Metoda je bila prvi¢ uporabljena v zaCetku 80-ih let
(Kirkpatrick in sod., 1983).

(i-0.5)/Nsim

\.>< v

Xij
Slika 3.12: Inverzna metoda generiranja vrednosti slucajne spremenljivke X ;.

Figure 3.12: Inverse transformation method for sampling of the random variable X .

Preglednica 3.1: Shema Ng;, generiranih vrednosti Ny, slucajnih spremenljivk.

Table 3.1: Sampling scheme for Ng;, evaluations of Ny, random variables.

Simulacija Slucajna spremenljivka

X, X, e Xy,
1 X1 X2 ... Xin,,
2 X721 X22 cee X2 Nyor

Nin, XNgi1 XNgi2 X Ngin Ny
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Za namen optimizacije korelacijske matrike po metodi simuliranega ohlajanja definiramo normo £,
ki predstavlja mero za odstopanje med generirano in ciljno korelacijsko matriko:

2 Ny —1 Ny, 5
LN ) S = Ky) - 3.82
oo S Ak -

V zgornjem izrazu predstavljajo S; in K; vrednosti generiranih in ciljnih korelacijskih koeficientov
med slu¢ajnima spremenljivkama X; in X ;. V normo E so zajeta odstopanja med korelacijami vseh
moznih parov slucajnih spremenljivk. Ker je normirana glede na celotno Stevilo parov slucajnih
spremenljivk, predstavlja norma E sprejemljivo mero za merjenje odstopanja med generirano in
ciljno korelacijsko matriko tudi v primeru, kadar obravnavamo vecje Stevilo sluc¢ajnih spremenljivk.
ZaCetna vrednost norme FE je obiCajno razmeroma velika. Zato zacetno vrednost norme £
minimiziramo s slu¢ajnimi permutacijami elementov x; matrike v preglednici 3.1. V vsakem koraku
iteracije naklju¢no izberemo dve vrstici v slu¢ajni matriki, npr. x; = {xi.,xiz,...,xi,vw }, i=m,n, v
katerih zamenjamo vrednosti naklju¢no izbrane slucajne spremenljivke x,, in x, , ter preverimo z
normo E ali da nova razporeditev vrednosti slucajnih spremenljivk boljSe ujemanje korelacijskih
matrik ali ne. V primeru, da je vrednost norme E v koraku k£ +1 manjsa od predhodne vrednosti,
Ei . < E;, se tako dobljeni vzorec slu¢ajnih spremenljivk uposteva kot izhodis¢e v naslednji iteraciji.
V nasprotnem primeru, kadar £, > E;, pa se nova permutacija sluajnega vzorca sprejme kot
ugodna resitev, ¢e ima slucajna spremenljivka:

Z=e"_R (3.83)

pozitivno vrednost, kjer je AE razlika med normo E,,, in E,, T je tako imenovana temperatura, R
pa je enakomerno porazdeljena slu¢ajna spremenljivka na intervalu (0,1). Parameter, ki predstavlja
temperaturo 7 v enacbi (3.83), se uporablja po analogiji tehnologije v metalurgiji za postopno
ohlajanje kovin, po ¢emer je metoda tudi dobila ime (Simulated Annealing). Zacetno vrednost
parametra 7' v nizu ponovljenih iteracij dolo¢imo pri najvecji mozni vrednosti norme E,, ter na
podlagi dejstva, da je pri visokih vrednostih 7 vrednost izraza e **'" blizu 1. E,,. lahko enostavno
izra¢unamo na podlagi dejstva, da so vrednosti koeficientov korelacije v korelacijskih matrikah S in
K vedno med —1 in 1. To storimo tako, da v enacbi (3.82) upoStevamo za koeficient korelacije S;
vrednosti 1, ¢e je pripadajoCi korelacijski koeficient K, pozitiven, oziroma vrednosti —1, e je
koeficient K; negativen.

V primeru majhne ali srednje stopnje korelacije med slucajnimi spremenljivkami obicajno za zacetno
vrednost parametra 7 predpostavimo vrednost 7; =50/ Ng, (Vofechovsky in Novak, 2009). Po
doloc¢enem Stevilu ponovljenih iteracij v optimizacijskem postopku znizamo zacetno predpostavljeno
vrednost 7; za dolocen faktor, ki ima obicajno vrednost 0.95. Proces optimizacije norme E izvajamo
toliko ¢asa, dokler parameter 7 ne doseze dovolj nizke vrednosti (npr. 107°) oziroma dokler ni
odstopanje med generirano in ciljno korelacijsko matriko v mejah sprejemljive natan¢nosti. Optimalno
Stevilo ponovljenih iteracij No, V postopku optimizacije norme E med dvema zaporednima
vrednostma parametra 7" je odvisno od velikosti vzorca sluc¢ajnih spremenljivk. Priporoceno Stevilo
iteracij pri dolo¢eni vrednosti 7' je N, =Ng, - Ny, . Na primer, ¢e imamo 10 slu¢ajnih spremenljivk in
je Stevilo simulacij enako 100, potem je N, =100-10=1000.
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Rezultat opisanega optimizacijskega postopka je vzorec slucajnih spremenljivk. Ta vzorec je matrika
ki jo sestavlja Ng, vektorjev x; = {x,-l,x,-z,...,x,-Nm } , i=12,...,Ng,, in ima korelacijsko matriko §,
ki se ujema v mejah zahtevane natancnosti s ciljno korelacijsko matriko K . Na podlagi tako dobljenih
vektorjev x; = {x,-l,x,-z,. ces Xi,, } na koncu sestavimo skupino N, konstrukcijskih modelov, ki
predstavljajo stohasti¢ni model konstrukcije.

3.2.3 Dolocitev skupine krivulj IN2 in ocena parametrov potresnega odziva
Z upoStevanjem negotovosti

V drugem delu moramo za vsak model iz skupine N

., konstrukcijskih modelov izraCunati krivuljo
IN2. Slednje predstavljajo odnos med intenziteto potresne obtezbe in odzivom konstrukcije, pri Ccemer
intenziteto potresne obtezbe izrazimo z elasticnim spektralnim pospeskom ali z maksimalnim
pospeskom tal. Odziv konstrukcije merimo s poljubnim parametrom potresnega odziva, npr. s
pomikom na vrhu konstrukcije, lahko pa izberemo tudi najvecji etazni pomik. Krivulje IN2 dolo¢imo
tako, da izracunamo odziv (ciljni pomik) za skupino N, konstrukcijskih modelov ter za razlicne
intenzitete potresne obtezbe vse do najvecje intenzitete, pri kateri konstrukcija preide v mejno stanje
blizu porusitve. Za pomike, vecje od pomika v mejnem stanju blizu porusitve, so krivulje IN2
vodoravne Crte. Pretekle raziskave so pokazale, da lahko tako razmeroma dobro ocenimo nelinearno
obnaSanje konstrukcij v primeru, da odziv konstrukcije ni v obmocju globalne porusitve (glej
Vamvatsikos in Dolsek, 2010). Odziva konstrukcije v obmocju globalne porusitve z metodo N2 ne
znamo izraCunati, saj z neelastinimi spektri odziva ne moremo ustrezno zajeti obmocja padanja
nosilnosti. Zaradi tega obicajno definiramo mejno stanje blizu porusitve s pomikom, ki ustreza 80%
nosilnosti konstrukcije na padajoci veji obtezno-deformacijske krivulje (glej sliko 2.1).

Tipicne krivulje IN2, ki so znacilne za AB okvire, so na kvalitativen nacin prikazane na sliki 3.13.
Slika prikazuje krivulje IN2 in tocke mejnih stanj blizu porusitev za skupino konstrukcijskih modelov
ter 16., 50. in 84. kvantil pomikov v odvisnosti od potresne intenzitete. Prikazan je primer krivulj IN2
za okvir s srednjim ali dolgim osnovnim nihajnim ¢asom, 7 (X) > T . Ker v tem primeru velja pravilo
enakosti pomikov, je zveza med elasticnim spektralnim pospeSkom in pripadajo¢im pomikom
linearna. Krivulje IN2 predstavljajo poSevne ravne Crte vse do tocke v mejnem stanju blizu porusitve,
kjer postanejo vodoravne ¢rte. V primeru, da T (X) > T¢ so krivulje tocno doloc¢ene s tocko v mejnem
stanju blizu porusitve. Zato jih v takem primeru enostavno izra¢unamo tako, da izra¢unamo za vsak
model tocko v mejnem stanju blizu porusitve, odziv konstrukcije pri intenzitetah nizjih od intenzitete v
mejnem stanju blizu porusitve pa enostavno dolo¢imo tako, da potegnemo ravne Crte iz izhodisca
koordinatnega sistema do tock, ki ponazarjajo mejna stanja blizu porusitve. Tocke mejnega stanja
blizu porusitve izracunamo tako, da posamezne modele iz skupine modelov izratunamo pri pomikih,
ki ustrezajo 80% nosilnosti konstrukcije na padajoci veji obtezno-deformacijske krivulje, pripadajoco
potresno intenziteto. Za ta namen moramo R, —u— 7 odnose v enacbah (3.73-3.79) preurediti tako,
da za dani zaCetni nihajni Cas idealiziranega sistema 7'(X) izrazimo faktor redukcije R(X) v
odvisnosti od duktilnosti ,u(X) . Za sistem z bilinearno elasto-plasti¢no ovojnico sila - pomik velja:

R,(X)= (3.84)
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za sistem z upadanjem nosilnosti, ki ga opiSemo z vec-linearno ovojnico, pa:

R, (X) = (X)-(1(X) ~ 1y (X)) B, (X) (:85)

pri Cemer v enacbah (3.81-3.85) zamenjamo intervala R(X)<R,(X) in R(X)>R(X) z
intervaloma M(X)SMS(X) in ,u(X)>,uS (X)

Na podlagi skupine krivulj IN2 lahko kvantificiramo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti na
oceno mediane in razprSenosti parametrov potresnega odziva. Te parametre potrebujemo, ¢e zelimo
oceniti potresno tveganje konstrukcije. Ceprav moramo pri doloevanju potresnega tveganja
kvantificirati tudi razprSenost potresnega odziva zaradi vplivov negotovosti v potresni obtezbi, pa
slednjih parametrov s krivuljami IN2 ne moremo kvantificirati in jih moramo predpostaviti. Zato
bomo opisali le postopek, s katerim ocenimo mediano in razprSenost parametrov potresnega odziva
zaradi vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti.

Parametre potresnega odziva lahko izra¢unamo na dva nacina, odvisno od tega, katero izmed dveh
analiti¢nih metod izberemo za oceno srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja konstrukcije.
V primeru, da izberemo metodo na osnovi pomikov (enacbe (3.14-3.18)), potem pri¢akovan odziv
konstrukcije ocenimo na podlagi mediane skupine krivulj IN2, ki ponazarja zvezo med potresno
intenziteto in mediano pomikov konstrukcije. Mediano krivulje IN2 dolo¢imo tako, da pri razlicnih
intenzitetah potresne obtezbe izraCunamo ciljne pomike za skupino konstrukcijskih modelov ter
ocenimo mediane pomikov ﬁ(s) , ki jih povezemo v krivuljo (glej sliko 3.13). Mediano kapacitete
pomikov C v izbranem mejnem stanju ter pripadajoco standardno deviacijo fcy nato ocenimo na
podlagi pomikov skupine konstrukcijskih modelov v izbranem mejnem stanju. Na sliki 3.13 je
mediana krivulje IN2 narisana s ¢rno odebeljeno ¢rto, mediana kapacitete pomikov C pa je oznaCena
z ¢ro-belim krogcem na mediani krivulje IN2.

V splosnem se vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti z naras¢anjem jakosti potresne obtezbe
povecuje (Aslani in Miranda, 2005, Dolsek, 2009). To pomeni, da je razprSenost pomikov pri nizkih
intenzitetah zanemarljiva, vendar naras¢a z veCanjem potresne intenzitete. Zato standardne deviacije
Ppy ne racunamo za celoten odziv konstrukcije, pa¢ pa predpostavimo konstantno vrednost. To je tudi
ena od predpostavk, ki smo jih upostevali pri izpeljavi analiticne enacbe za oceno srednje letne
frekvence prekoracitve mejnega stanja. f,, obicajno ocenimo na podlagi pomikov, izracunanih pri
intenziteti, ki priblizno ustreza kapaciteti konstrukcije.

V primeru, kadar za oceno srednje letne frekvence prekoracitve izbranega mejnega stanja uporabimo
metodo na osnovi intenzitete, poveZzemo potresno zahtevo in kapaciteto konstrukcije s potresno
intenziteto. V tem primeru ni potrebno dolo¢iti mediane krivulje IN2. Potrebno je oceniti le mejno
potresno intenziteto, pri kateri konstrukcije preide v izbrano mejno stanje obnaSanja. Mediano mejne
intenzitete S ter pripadajo¢o standardno deviacijo B, ocenimo iz vzorca mejnih potresnih intenzitet
za Ng, simulacij.
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o Mejno stanje blizu porusitve (NC) ° |
Simulacije krivulj IN2

—— 16. in 84. kvantil krivulj IN2

— Mediana krivulj IN2

Potresna intenziteta

Pomik konstrukcije

Slika 3.13: Krivulje IN2 s tockami mejnega stanja blizu porusitve, krivulja mediane pomikov in krivulji, ki
ustrezata 16. oz. 84. kvantilu pomikov za skupino konstrukcijskih modelov. Oblika prikazanih krivulj IN2 je
znacilna za AB okvire.

Figure 3.13: The IN2 curves, showing the near-collapse limit state points, and 16", 50™ and 84™ fractiles of IN2
curves for the group of structural models. The presented IN2 curves are typical for the RC frames.

ZapisSimo sedaj enacbe, s katerimi lahko na podlagi statisticnega vzorca ocenimo parametre
porazdelitve sluCajne spremenljivke. V statistiki lo¢imo dva tipa ocen: tockovno in intervalno oceno.
Tu bomo obravnavali le tockovne ocene, in sicer metodo momentov in metodo najvecjega verjetja. Za
ta namen definirajmo slucajno spremenljivko Y, ki predstavlja izbran parameter potresnega odziva
(npr. pomik v odvisnosti od intenzitete, kapaciteta pomikov) ali mejno potresno intenziteto. Po metodi
momentov mediano in standardno deviacijo naravnih logaritmov ocenimo na podlagi zveze med
srednjo vrednostjo in mediano ter na podlagi zveze med varianco in standardno deviacijo naravnih

logaritmov:
Y =E[r]- ™" (3.86)
B, = log( AU 1) . (3.87)

kjer sta E [Y ] in V[Y ] iz vzorca izraCunani oceni za pricakovano vrednost in varianco slucajne
spremenljivke Y (glej enacbe (3.60-3.62)).

Pri metodi najve¢jega verjetja postopoma drugace. Mediano in standardno deviacijo naravnih
logaritmov ocenimo neposredno iz statistiCnega vzorca, pri cemer v enacbah (3.60-3.62) upostevamo
namesto dejanskih vrednosti naravne logaritme slu¢ajne spremenljivke Y :

S Y
F=e"5 (3.88)

,3}3 :ﬁ-Z(]og(yi)—E[log(Y):')2 R (3.89)

kjer je N Stevilo vrednosti v vzorcu (npr. N =Ny, ). Z zgornjima enacbama lahko parametre
verjetnostne porazdelitve ocenimo le v primeru, ¢e vzorec, na podlagi katerega ocenimo pri¢akovano
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vrednost E[Y] in varianco V[Y], dobro predstavlja celotno populacijo slucajne spremenljivke. V
nasem primeru to ni vedno tako. Na primer, v mejnem stanju blizu porusitve (slika 3.13) je razprSenost
potresnega odziva obic¢ajno razmeroma velika, natan¢nost ocene za standardno deviacijo By, pri
intenziteti, ki pripada kapaciteti konstrukcije, pa vprasljiva, saj je ve€ina konstrukcijskih modelov pri
tej intenziteti ze porusenih. V takih in podobnih primerih lahko S, le priblizno izracunamo. Ena
moznost je, da Sy priblizno izra¢unamo iz razlike med 84. in 16. kvantila:

Bov = % [ 1og(%2) +10g(42) ], (3.90)

Yso0

kjer je y,, 16., y,, 50. in y, 84. »Steti« kvantil vzorca koli¢ine, za katero dolocamo parametre
logaritemsko normalne porazdeljene slucajne spremenljivke.

3.3 Iterativni postopek nelinearne statiCne analize za pribliZzno
upostevanje striznih porusitev AB elementov

Ocenjevanje obnaSanja stavb pri delovanju potresne obtezbe zahteva doloCitev odziva v nelinearnem
obmocju obnasanja. To je navadno zahtevna naloga, saj izbira ustreznega nelinearnega modela in
metode za analizo vedno zahteva uravnoteZenje med zahtevano natan¢nostjo in ucinkovitostjo
izbranega modela ter metode analize. Zaradi tega se za modeliranje potresnega odziva konstrukcij
pogosto uporabljajo preprosti nelinearni modeli, s katerimi lahko razmeroma dobro simuliramo
predvsem globalni odziv konstrukcije. Prednost enostavnih modelov je, da so numeri¢no stabilni. To
nam omogo¢i, da z njimi lahko modeliramo v nelinearnem obmocju obnaSanja tudi ve¢je in morda
bolj komplicirane konstrukcijske sisteme. Na primer, AB okvire pogosto modeliramo z linijskimi
kon¢nimi elementi s koncentrirano plasti¢nostjo v vozlis¢ih, poleg tega pri AB okvirih s polnili
uporabljamo tlacne diagonale opecnih polnil, ki so z AB okvirjem povezane preko vozlis¢ med stebri
in gredami. Pri tem uporabljamo pri AB okvirih s polnili najveckrat enojne tlacne diagonale, kadar je
cilj analize dobiti globalen odziv konstrukcije. Taki nelinearni modeli imajo veliko prednosti. Na
primer, so ucinkoviti in enostavni za uporabo, poleg tega enojne tlatne diagonale opecnih polnil ne
zahtevajo dodatnega Stevila kon¢nih elementov za modeliranje AB okvira. Kljub njihovi uporabnosti
pa imajo enostavni modeli, s katerimi modeliramo AB okvire in AB okvire s polnili pomanjkljivosti.
Na primer, z elementi s koncentrirano plasticnostjo za modeliranje stebrov in gred ter z enojnimi
tlacnimi diagonalami opec¢nih polnil ne moremo neposredno simulirati interakcije med polnili in
okvirom. Obicajno so linijski elementi s koncentrirano plasti¢nostjo pripravljeni za modeliranje
upogibnega obnaSanja AB stebrov in gred, pri Cemer se zanemari interakcija med strizno silo in
upogibnim momentom. Zato s takimi modeli ne moremo neposredno simulirati morebitnih striznih
porusitev AB elementov.

Toc¢nejSo alternativo enostavnim nelinearnim modelom predstavljajo, na primer, elementi z vec
navpi¢nimi in horizontalnimi vzmetmi za modeliranje AB elementov (Yavari in sod., 2009) ter
lupinasti kon¢ni elementi za modeliranje opecnih polnil (Combescure in Pegon, 2000, D'Ayala in sod.,
2009). Za modeliranje opecnih polnil lahko uporabimo tudi modele z ve¢ tlacnimi diagonalami v vsaki
smeri (Crisafulli in sod., 2000). S takimi modeli naceloma lahko neposredno zajamemo v racun
interakcijo med polnilom in okvirjem ali modeliramo nelinearno strizno obnasanje AB stebrov in gred.
Vendar je uporaba takih modelov Se vedno dokaj omejena, predvsem kadar Zelimo simulirati potresni
odziv velikih sistemov (glej Haselton in sod., 2009). Zaradi tega se danes za analizo $e vedno dosti
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uporabljajo enostavni nelinearni modeli, pri ¢emer se mejna stanja za koli¢ine, ki se Vv
poenostavljenem nelinearnem modelu obravnavajo elasticno ali fenomenolosko neprimerno, preverijo
z naknadno obdelavo rezultatov analize (Liel in sod., 2011). Ce na podlagi rezultatov analize
identificiramo porusitev katerega izmed elementov, katerega obnaSanja ne moremo simulirati z
enostavnimi nelinearnimi modeli, lahko na podlagi tega podamo konservativnho oceno za nosilnost
analiziranega konstrukcijskega sistema.

Pomanjkljivost opisanega pristopa je, da v analizi ne upoStevamo prerazporeditve notranjih sil med
elementi. Da bi izboljSali zmogljivost nelinearnih metod, ki uporabljajo enostavne modele, smo razvili
nelinearno metodo, pri kateri na podlagi rezultatov zaporednih nelinearnih analiz postopoma
popravljamo zacetni konstrukcijski model, tako da z enostavnimi modeli priblizno simuliramo ucinke
vplivov, ki jih sicer ne moremo neposredno simulirati. V doktorski disertaciji smo metodo uporabili za
analizo odziva AB okvirov in AB okvirov s polnili z upostevanjem striznih porusitev stebrov. Po
definiciji zahteva iterativni postopek nelinearne analize ve¢ kot eno ponovljeno nelinearno analizo. V
vsaki iteraciji moramo po konc¢ani nelinearni analizi pregledati rezultate analize in v primeru, da
identificiramo strizno porusitev stebra, ustrezno popraviti model. Popravljeni model nato uporabimo
za analizo v naslednji iteraciji. Postopek ponavljanja nelinearnih analiz in modifikacije modela
izvajamo vse dokler v modelu konstrukcije priblizno ne zajamemo vseh striznih porusitev stebrov, ki
jih neposredno z enostavnimi modeli ne bi mogli simulirati.

Ker v splosnem potrebujemo veC nelinearnih analiz, je prakticno, da namesto to¢ne nelinearne
dinamicne analize za analizo AB okvirov in AB okvirov s polnili uporabimo nelinearno staticno
analizo. Za to obstaja veC razlogov. Na primer, v primeru, da na odziv analizirane konstrukcije vpliva
pretezno ena nihajna oblika, lahko z nelinearno stati¢no analizo navadno dovolj natancno ocenimo
globalen odziv konstrukcije in poskodovanost elementov (glej Krawinkler in Seneviratna, 1998). V to
skupino spadajo tudi AB okviri in AB okviri s polnili. Pri AB okvirih s polnili se obi¢ajno tvori etazni
porusni mehanizem v eni ali preko ve¢ etaz. Tak mehanizem obnasanja se da lepo simulirati z
nelinearno stati¢no analizo. Poleg tega je nelinearna stati¢na analiza racunsko mnogo preprostejsa od
dinami¢ne analize. Zaradi tega predstavlja iterativna nelinearna metoda na osnovi nelinearne stati¢ne
analize primerno orodje za prakti¢no uporabo, posebej Se v primeru, Ce je iterativni postopek analize
avtomatiziran.

Iterativni postopek nelinearne statiCne analizo lahko apliciramo na katerikoli konstrukcijski sistem. V
nadaljevanju se bomo osredotoCili na analizo AB okvirov in AB okvirov s polnili. Opisali bomo
postopek, pri katerem na podlagi rezultatov nelinearne staticne analize v primeru strizne porusSitve
stebra modificiramo ovojnico moment - rotacija AB stebra, pri cemer strizne sile v stebru, ki nastanejo
zaradi interakcije s polnilom, izraCunamo priblizno. Ker porusitev AB stebra lahko vpliva tudi na
obnasanje sosednjega polnila popravimo tudi ovojnico sila - pomik opecnega polnila. Modificirane
ovojnice predstavljajo model za nadaljnjo analizo stavbe v naslednji iteraciji.

Zamislimo si, da smo opravili nelinearno stati¢no analizo AB okvira ali AB okvira s polnili. Po
koncani analizi preverimo ali je v katerem od stebrov strizna sila V,, prekoracila pripadajoco strizno
nosilnost elementa V.. Primer, ko strizna sila v nekem stebru prekoraci njegovo strizno nosilnost,
definiramo kot strizno porusSitev stebra. V primeru, da strizna poruSitev nastopi pred upogibno
porusitvijo, ovojnico moment - rotacija ustrezno modificiramo, saj so ovojnice moment - rotacija v
osnovi pripravljene za modeliranje upogibnega obnaSanja stebrov. Konservativno lahko
predpostavimo, da se od trenutka, ko nastopi strizna porusitev stebra, upogibni moment v elementu, ne
more ve¢ povecevati, pac pa se s povecevanjem deformacij upogibni moment postopoma zmanjsuje.
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Za najvecjo upogibno nosilnost strizno porusenega stebra upoStevamo kar vrednost M,,..,, ki ustreza
vrednosti upogibnega momenta v trenutku strizne porusSitve stebra. Upadanje nosilnosti strizno
porusenega stebra modeliramo z negativno togostjo, ki ustreza 80% nosilnosti elementa na padajoci
veji ovojnice moment - rotacija ter mejni rotacijski kapaciteti 6,., pri strizni porusitvi. Strizno
nosilnost in mejno rotacijsko kapaciteto strizno porusenega elementa lahko izratunamo z empiri¢nimi
enacbami, ki so na voljo v literaturi (npr. Panagiotakos in Fardis, 2001, Zhu in sod., 2007). Primer
ovojnice moment - rotacija in modifikacija ovojnice v primeru strizne poruSitve AB elementa
prikazuje slika 3.14a.

Moment Sila
A ..
strizna porusitev
M, . " F, . . .
max,f | i ———————— <~—— upogibna porusitev el Zmanjsana nosilnost polnila
Mmax,s | ¢~ \ Fmaxst—— zaradi strizne porusitve stebra
\’ |
N\ |
I |
A |
P |
CoN :
! \ |
| \ |
| \ !
1 A . >
Ou,s Ouf Rotacija dmax.s Pomik
@ Tecenje $ Strizna porusitev stebra @ Razpokanje & Nosilnost polnila pri
O Up. nosilnost 9 Mejna rotacija pri O Nosilnost polnila strizni porusitvi stebra
@ Mejno stanje strizni poru8itvi @ Popolna izguba osilnosti
blizu porusitve (NC)

a) Column b) Diagonal strut

Slika 3.14: a) Primer ovojnice moment - rotacija za plasti¢ni ¢lenek AB stebra in b) ovojnice sila - pomik tlacne
diagonale polnila. Prikazani sta ovojnici za primer polne nosilnosti stebra in polnila ter modificirani ovojnici
zaradi strizne porusitve stebra.

Figure 3.14: a) The example of moment - rotation relationship of the plastic hinge of RC columns and b) force -
displacement relationship of the equivalent diagonal strut od masonry infill. Presented are envelopes for columns
and infills with full resistance and reduced resistance due the shear failure of the column.

V primeru, da se strizno porusi steber v AB okviru s polnili, ima lahko to vpliv tudi na nosilnost
sosednjega polnila, ki ga poruSeni steber obdaja. Nosilnost opecnih polnil navadno izra¢unamo na
podlagi predpostavljenega plasticnega mehanizma, ko se v polnilu tvori tlacna diagonala, ki poteka
med dvema diagonalno nasprotnima vozlis¢ema AB okvira. Tlacna diagonala se lahko tvori, ¢e je
polnilo dovolj mocno, da pred tem ne pride do prestriga polnila vzdolZ ene ali ve¢ naleznih reg, in Ce
je steber, ki obdaja polnilo, dovolj nosilen, da lahko daje oporo tlacni diagonali. Ker pritisk opecnega
polnila na steber povzroc¢a dodatne precne sile, se lahko zgodi, da se steber, na katerega polnilo nalega,
strizno porusi Se preden doseze polnilo najvecjo nosilnost. V takem primeru poruseni steber ne nudi
ve¢ dovolj mocne opore polnilu, zaradi ¢esar se predpostavlja, da polnilo ne bo moglo razviti svoje
polne nosilnosti, ki bi jo sicer razvilo v primeru, ¢e se steber ne bi predcasno porusil. Zato v takem
primeru, podobno kot v primeru ovojnice moment - rotacija AB stebra, korigiramo nosilnost polnil.
Obnasanje opecnega polnila potem, ko se porusi steber, je z enostavnimi modeli tezko natancno
simulirati. Na sliki 3.14b je prikazana ena izmed poenostavljenih moznosti, pri kateri konservativno
predpostavimo, da je najvec¢ja nosilnost polnila F,,,, dosezena v trenutku strizne porusitve stebra,
ohrani pa se deformacijska kapacitete pri popolni izgubi nosilnosti.
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Zgoraj opisani postopek predstavlja postopek, pri katerem na podlagi rezultatov predhodne nelinearne
staticne analize modificiramo model konstrukcije v primeru, da ugotovimo strizno porusitev stebra.
Stevilo vseh ponovljenih nelinearnih stati¢nih analiz in modifikacij konstrukcijskega modela, ki jih
potrebujemo, da opiSemo nelinearno obnasanje analizirane konstrukcije, je enako $tevilu vseh striznih
porusitev stebrov. Celoten postopek iterativne nelinearne staticne analize je naslednji. Najprej je
potrebno izvesti nelinearno stati¢no analizo za osnovni model konstrukcije, ki ne zajema vplivov
morebitnih striznih porusitev AB stebrov. Nato preverimo na osnovi rezultatov analize, ali je v
katerem izmed stebrov strizna sila V), prekoracila pripadajoCo strizno nosilnost V.. Pri tem
izraCunamo strizne sile v stebrih na podlagi rezultatov nelinearne stati¢ne analize, strizno nosilnosti pa
ocenimo z empiricnimi enacbami. V primeru, da v nobenem stebru strizna sila ne preseze njegove
strizne nosilnosti, Vp; <Vc,, i=12,...,N. (N.pomeni Stevilo vseh stebrov), potem lahko rezultate
nelinearne staticne analize osnovnega modela nadalje uporabimo za vrednotenje odziva stavbe na
potresno obtezbo. V nasprotnem primeru, kadar vsaj v enem stebru strizna sila prekoraci strizno
nosilnost stebra, V', >V, moramo model tega stebra prilagoditi, kot smo opisali zgoraj. V primeru
AB okvira s polnili poleg modela strizno porusenega stebra prilagodimo tudi model sosednjega
polnila. Nelinearno staticno analizo in modifikacijo modela ponavljamo toliko casa, dokler ne
zajamemo v model vseh moznih striznih porusitev stebrov. Pri tem prilagodimo v vsaki ponovljeni
iteraciji model tistega stebra, katerega strizna porusitev ustreza najmanjSemu pomiku konstrukcije.
Samo na tak nacin lahko v celoti opiSemo nelinearno obnasanje konstrukcije z upostevanjem vplivov
striznih porusitev stebrov. Graf, ki prikazuje osnovne korake iterativnega postopka nelinearne staticne
analize, je prikazan na sliki 3.15.

Opisani postopek smo za namene naSih Studij avtomatizirali in vgradili v program PBEE toolbox
(Dolsek, 2010), ki se uporablja za nelinearno modeliranje in analizo AB okvirov in AB okvirov s
polnili v povezavi s programom OpenSees (McKenna in sod., 2007). Algoritem, ki smo ga vgradili,
uporablja za modeliranje polnil enojne tlatne diagonale za simuliranje nelinearnega odziva polnil, ki
jih je v program PBEE toolbox vgradil Ricci (2011).

Modifikacija
modela
Da
A

: Dolocitev
Enostaven Netll’;?f”’ na| | Kontrola Ne potresnega

staticna mejnih stanj Sanj
P obnasanja

Slika 3.15: Grafikon, ki prikazuje glavne korake iterativnega postopka nelinearne staticne analize za oceno
potresnega obnasanja AB okvirov ali AB okvirov s polnili.

Figure 3.15: Flowchart of the iterative pushover analysis procedure for the seismic performance assessment of
RC frames with or without masonry infills.

3.4 Priblizna dolocCitev krivulj IDA s spletno aplikacijo

V poenostavljeni nelinearni metodi za oceno potresnega tveganja stavb uporabljamo za dolocitev
parametrov potresnega odziva konstrukcij razsirjeno metodo IN2. Ta uporablja nelinearne spektre
odziva ekvivalentnega sistema z eno prostostno stopnjo in ima bistveno prednost pred nelinearno
dinamiko, da je enostavna. Zato jo lahko uporabimo tudi v prakti¢ne namene, kjer potrebujemo hitre in
ucinkovite metode analize. Vendar lahko z razsirjeno metodo IN2 upostevamo le vplive fizikalnih in
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modelnih negotovosti na potresni odziv, zanemarimo pa vplive negotovosti v dolocitvi potresne
obtezbe. Zato moramo razprSenosti parametrov potresnega odziva konstrukcije zaradi slucajne narave
potresne obtezbe predpostaviti oziroma izraCunati z dinami¢no analizo. V sploSnem lahko za to
uporabimo razsirjeno nelinearno dinamicno analizo, v kateri vpliv negotovosti zaradi potresne obtezbe
upostevamo s skupino akcelerogramov, vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti pa zajamemo s
skupino modelov konstrukcije (Dolsek, 2009). Ker je razsirjena nelinearna dinamic¢na analiza
konstrukcij precej zahtevna, lahko pri sistemih, pri katerih prevladuje ena nihajna oblika, dinami¢ni
odziv konstrukcije dolo¢imo na osnovi dinamic¢ne analize ekvivalentnega modela SDOF. Taksna
analiza je bistveno bolj enostavna kot splosna dinami¢na analiza. Na osnovi dinami¢ne analize modela
SDOF lahko kvantificiramo tipi¢ne vrednosti za razprSenost potresnega odziva zaradi vplivov
negotovosti v dolo¢itvi potresne obtezbe ter fizikalnih in modelnih negotovosti, te vrednosti pa lahko
nadalje enostavno uporabimo v poenostavljeni nelinearni metodi za oceno potresnega tveganja stavb.

Opisali bomo posebno nelinearno metodo za hitro dolocevanje dinamicnega odziva konstrukceij, ki
temelji na nelinearni dinami¢ni analizi modela SDOF, pri ¢emer se rezultati dinamicne analize
ovrednotijo s spletno aplikacijo za priblizno dolocitev krivulj IDA (Dolsek, 2010, Perus in sod,. 2011,
Dolsek in sod., 2011). Jedro spletne aplikacije predstavlja izratunana baza dinamicnega odziva
ekvivalentnih modelov SDOF. Baza dinami¢nega odziva je izraCunana pri diskretnih vrednostih
vhodnih parametrov, medtem, ko se krivulje IDA danega modela SDOF priblizno izracunajo z
interpolacijo krivulj ekvivalentnih modelov v bazi.

Krivulje IDA ekvivalentnih modelov v bazi odziva so izracunane za skupino 30 akcelerogramov
(Vamvatsikos in Cornell, 2006) pri diskretno izbranih vhodnih parametrih sistema z eno prostostno
stopnjo. Ti parametri se nanasajo na zacetni nihajni Cas, ovojnico sila - pomik, histerezno obnasanje
ter duSenje, Ceprav bi lahko v sploSnem primeru za vhodne podatke uporabili tudi katere druge
parametre modela SDOF. Trenutna verzija spletne aplikacije je namenjena za analizo AB okvirov,
vendar je zasnovana tako, da jo lahko razsirimo na poljuben konstrukcijski sistem.

Ceprav je baza dinami¢nega odziva izra¢unana pri diskretnih vrednostih vhodnih parametrov, lahko s
spletno aplikacijo priblizno dolo¢imo krivulje IDA za poljuben AB okvir. To storimo s pomocjo
multi-linearne interpolacije. Ker je doloc€itev krivulje IDA danega modela SDOF odvisna od #» vhodnih
parametrov, uporabljamo n-dimenzionalno linearno interpolacijo, pri emer se uporabi znotraj obsega
vrednosti vsakega posameznega vhodnega parametra eno-dimenzionalna linearna interpolacija.
Krivulje IDA modela SDOF danega AB okvira priblizno izracunamo z n-dimenzionalno linearno
interpolacijo znotraj skupine 2" krivulj IDA, ki ustrezajo izracunanim krivuljam v bazi odziva in so
izbrane tako, da vrednosti vhodnih parametrov modela SDOF danega AB okvira ustrezajo sosednjim
vrednostim vhodnih parametrov ekvivalentnih modelov v bazi. Postopek multi-linearne interpolacije
je podrobneje opisan v (Perus in sod., 2011).

Kor receno, je spletna aplikacija za priblizno doloc¢itev krivulj IDA namenjena za analizo dinamic¢nega
odziva AB okvirov. Zato je baza dinami¢nega odziva izraCunana s trilinearnimi in Stirilinearnimi
ovojnicami sila - pomik (glej sliko 3.16), s katerimi lahko v vecini primerov dovolj natan¢no opiSemo
katerokoli obtezno-deformacijsko krivuljo AB okvira. V nadaljevanju bomo opisali le Stiri-linearno
ovojnico sila - pomik. Stiri-linearna ovojnica sila - pomik je v normirani obliki podana z naslednjimi
parametri:

F ke
r=—, 4 Y7, =u—3, a=—-—" (3.91)
Fy
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kjer tocki (ul,Fl) in (uze) predstavljata prvo in drugo karakteristi¢no to¢ko na idealizirani ovojnici
sila - pomik in v primeru regularnih konstrukcij priblizno predstavljata zacetek razpokanja betona in
teCenje armature v stebrih. Pomik u; je pomik, pri katerem idealiziran sistem zacne izgubljati
nosilnost, k; in k,. pa sta zaCetna in post-kriticna (negativna) togost idealiziranega sistema. Pomen
zgornjih parametrov je razlozen na sliki idealizirane ovojnice, ki se pojavi ob vsakokratnem zagonu
spletne aplikacije (http://icedrisk.slo-projekt.info/WIDA/). Dodatna dva parametra, ki opisujeta model
SDOF sta zaCetni nihajni Cas 7; in delez kriticnega duSenja &. Uporabljena so Takedina histerezna
pravila (Takeda in sod., 1970) za simulacijo cikli¢nega odziva v nelinearnem obmocju obnasanja.

Baza dinami¢nega odziva modelov SDOF je izracunana s programom OpenSees (McKenna in Fenves,
2007). Pri tem sta bili pri vseh ekvivalentnih modelih v bazi, ki imajo diskretne vrednosti parametrov
n, n, M, a, T} in &, predpostavljeni konstantni vrednosti za maso m in nosilnost F;, in sicer
m=100t in F,=0.1-m-g , kjer je g gravitacijski pospesek (9.81 m/s>). Vsak ekvivalenten model v
bazi je enolicno doloCen z vrednostmi parametrov 7,, r,, 4,, &, T, in & ter s pomikom u,, ki ga
lahko izracunamo z enacbo (Dolsek in sod., 2011):

w_5 o1 _ 5 B I'g 5 (3.92)
27 - - 2 - 2 > :
r, k rn 4r° m-r, 407 1,
medtem, ko je koeficient dusenja dolocen z enacbo (Dolsek in sod., 2011):
4
e (3.93)
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Slika 3.16: Idealizirana ovojnica sila - pomik, ki se uporablja v spletni aplikaciji za dolocitev pribliznih
krivulj IDA (http://ice4risk.slo-projekt.info/ WIDA/ICE4RISK-Instructions.pdf).

Figure 3.16: The idealized force - displacement relationship used by web application for prediction of
approximate IDA curves (http://ice4risk.slo-projekt.info/ WIDA/ICE4RISK-Instructions.pdf).

Spletna aplikacija vrne pri danih vrednostih vhodnih parametrov priblizne krivulje IDA analizirane
konstrukcije. Krivulje IDA lahko izpiSemo za pomik modela SDOF ali za pomik konstrukcije
(MDOF). Prav tako lahko izbiramo med rezultati v treh razli¢nih formatih: maksimalni pospesek tal -
pomik na vrhu, a, —u, spektralni pospeSek - pomik na vrhu, Sae(T])—u , ter redukcijski faktor -
duktilnost R— u, kjerje p=u/u, inje R=S,.(T)/Sy , Sy =F/m.
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Rezultati spletne aplikacije so se shranijo v podatkovno datoteko results.out. Datoteka z rezultati
vsebuje 34 tabel. Od tega ena tabela pripada podatkom o ovojnici modela SDOF, ostalih 33 tabel pa
vsebuje rezultate dinamicnega odziva (krivulje IDA) analizirane konstrukcije. Od 33 tabel z rezultati
30 tabel pripada krivuljam IDA za 30 razli¢nih akcelerogramov, ostale 3 tabele pa vsebujejo rezultate
za 50. kvantil (mediano) ter 16. in 84. kvantil krivulj IDA. Vsako izmed 33 tabel sestavlja 100 vrstic z
numeri¢nih podatkov (glej preglednico 3.2). Vsaka vrstica v tabeli vsebuje zaporedno Stevilko
integracijskega koraka ter vrednosti za pomik in pripadajoc¢i elasti¢ni spektralni pospesek, pomik in
pripadajoci maksimalni pospesek tal ter duktilnost in redukcijski faktor.

Preglednica 3.2: Primer tabele datoteke results.out z rezultati spletne aplikacije za dolocitev pribliznih
krivulj IDA (http://icedrisk.slo-projekt.info/ WID A/ICE4RISK -Instructions.pdf).

Table 3.2: The example from the output file results.out with the results of of web application for prediction
of approximate IDA curves (http://ice4risk.slo-projekt.info/ WIDA/ICE4RISK -Instructions.pdf).

Zap. §t. u S (T1) u a, U R
1 0.00000 0.000 0.00000 0.000 0.00000 0.000
2 0.00150 0.008 0.00150 0.006 0.25000 0.500
3 0.00300 0.015 0.00300 0.013 0.50000 0.750

100 0.05400 0.115 0.05400 0.074 9.00000 3.773
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4 Vpliv negotovosti na potresno tveganje AB
okvirov

Predlagano metodologijo za analizo stavb in oceno potresnega tveganja bomo v tem poglavju
ponazorili na izbranih armiranobetonskih okvirnih konstrukcijah. Obravnavamo dva lo¢ena primera. V
prvem primeru obravnavamo trietazno stavbo, za katero smo izracunali parametre potresnega odziva z
upostevanjem vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti. Del rezultatov tega dela Studije
predstavljajo ocene za standardno deviacijo pomikov pri izbrani potresni intenziteti ter pomikov in
maksimalnih pospeskov tal v mejnem stanju blizu porusitve. Ocene za standardne deviacije iz prvega
primera nato uporabimo za oceno potresnega tveganje Stirietazne stavbe, ki je izpostavljena koroziji. V
tem drugem primeru fizikalnih in modelnih negotovosti ne zajamemo eksplicitno. Zato uporabimo
deterministicni model konstrukcije, edino negotovost pa predstavlja dolocitev vpliva korozije na
nosilnost in deformacijsko kapaciteto stavbe.

Vse analize, ki jih bomo opisali, smo opravili s programoma PBEE toolbox (Dolsek, 2010) in
OpenSees (McKenna in Fenves, 2007).

4.1 DolocCitev parametrov potresnega odziva trietaZne stavbe z
upostevanjem fizikalnih in modelnih negotovosti

Parametre potresnega odziva z upoStevanjem fizikalnih in modelnih negotovosti smo dolocili za
trietazno AB okvirno konstrukcijo, ki je tipi¢na predstavnica starejSe projektivne prakse v Gréiji in je
brez vecje potresne odpornosti. Konstrukcija ne vsebuje polnil. Bila je projektirana na grski univerzi v
Patrasu (Fardis, 2002), kasneje pa pseudo-dinami¢no preizkusena v laboratoriju ELSA v Ispri in
analizirana v predhodnih S$tudijah (Fajfar in sod., 2006, Rozman in Fajfar, 2009). Geometrija
konstrukcije in tipi¢ni prerezi stebrov in gred so prikazani na sliki 4.1. Konstrukcija je nesimetri¢na v
tlorisu in ima tlorisne dimenzije 9.7/10 m. ViSina vseh etaz je 3 m. Prerezi stebrov in gred so
pravokotne oblike in se ne spreminjajo z etazami. Prav tako viSina monolitne AB plosce vseh etazah

znaSa 15 cm.
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Slika 4.1: Geometrija starejSe trietazne AB okvirne konstrukcije in prerezi tipi¢nih stebrov in gred.

Figure 4.1: Geometry of an older three-storey RC frame structure and the typical cross-sections of the columns
and beams.
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Materialne lastnosti konstrukcije ter podatke, ki se nanaSajo na gravitacijski obtezbo, smo povzeli iz
projektne dokumentacije (Fardis, 2002). Srednja tlacna trdnost uporabljenega betona je 26.9 MPa,
trdnost armaturnega jekla na meji teCenja pa znasa 459 MPa. Masa konstrukcije in masni vztrajnostni
moment za prvi dve etaZi znaata 65.5 t in 1196 tm?, za tretjo etazo pa 64.1 t in 1254 tm®,

4.1.1 Matemati¢ni model in slucajne spremenljivke

Matemati¢ni model konstrukcije. Konstrukcijo smo modelirali z linijskimi kon¢nimi elementi in z
rotacijskimi plastiénimi Clenki v vsakem vozliscu. Ker je model enostaven, se pojavljajo nekatere
dodatne negotovosti, po drugi strani pa je model dovolj natancen za dolocitev globalnega odziva AB
okvirov (glej Fajfar in sod., 2006, Dolsek in Fajfar 2007, Dolsek, 2010). Nekatere predpostavke
modela so:

e Pri modeliranju stavbe smo upostevali teziS¢ne osi stebrov in gred, razen v primeru gred B5 in
B6 (glej sliko 4.1). Slednje smo ekscentri¢no spojili s stebrom C6.

e Na nivojih etaz smo upostevali toge diafragme. To predpostavko opravicujejo monolitne AB
stropne plosce. Celotno maso in masni vztrajnostni moment konstrukcije smo upostevali v
centru mas.

o Elasti¢ne rotacije stebrov in gred smo upostevali na nivoju linijskih kon¢nih elementov,
neelasti¢ne rotacije pa smo zajeli s plasticnimi ¢lenki. V plasti¢nih ¢lenkih smo upostevali le
upogibno nelinearnost armiranobetonskih elementov.

e Rotacijske plasticne clenke smo opisali s trilinearnimi ovojnicami moment - rotacija (slika 2.1).
Karakteristi¢ne rotacije plasti¢nih ¢lenkov smo izra¢unali ob predpostavki nic¢elne tocke
upogibnih momentov na sredini viSine oz. dolzine stebrov in gred. Plasticne ¢lenke v gredah
smo definirali le za glavno upogibno os (rotacija pravokotno na ravnino plosce), medtem ko
smo pri stebrih definirali v vsakem vozliscu stebra po dva neodvisna plasticna ¢lenka za upogib
v obeh pravokotnih smereh stebrov. ObnasSanje elementov v obmoc¢ju padanja nosilnosti
elementov smo simulirali z linearno negativno togostjo.

e Za dolocitev upogibne nosilnosti stebrov smo upostevali le osne sile v stebrih zaradi teznostnih
sil. Osne sile v gredah smo zanemarili.

o Efektivne Sirine plo$¢ smo priblizno izracunali po metodi, ki jo predlaga Evrokod 2 (SIST EN
1992-1-1, 2004). Nicelno tocko upogibnih momentov smo predpostavili na sredini dolzine gred.
V racunu upogibne nosilnosti gred smo poleg armature v gredah upostevali armaturo v plos¢i na
razdalji efektivne Sirine plosce.

e Koristno in stalno navpi¢no obtezbo smo modelirali z enakomerno porazdeljeno linijsko
obtezbo gred in s koncentrirano navpi¢no obtezbo na vrhu stebrov.

Upogibna momenta v to¢ki teCenja M, in v tocki maksimalne nosilnosti M, smo izracunali
numeric¢no, na podlagi krivulje moment - ukrivljenost. Za sovisnost med napetostmi in deformacijami
jekla smo prevzeli idealizirani elasto-plasti¢ni diagram z utrditvijo, za beton pa smo upostevali
paraboli¢no obliko diagrama za nelinearno analizo konstrukcij, ki je predpisan z Evrokodom 2 (SIST
EN 1992-1-1, 2004). Krivulje moment - ukrivljenost AB elementov smo izrac¢unali do deformacij, ki
ustrezajo mejnim deformacijam v betonu ali v armaturi. Za mejno deformacijo v betonu smo
upostevali tlacno deformacijo €, =—3.5 %o, v jeklu pa deformacijo €, =10 %o. V primeru duktilne
poruSitve smo upogibni moment na meji teCenja M, izraCunali iz krivulje moment - ukrivljenost pri
deformaciji, ki ustreza teenju armature ¢,, = f, / E;. V redkih primerih, kadar se je prerez porusil
preden je armatura (krhka porusSitev po betonu) dosegla mejo teenja, pa smo moment na meji te¢enja
priblizno ocenili na podlagi enakosti energij, ki smo jih izracunali iz dejanske in idealizirane krivulje
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moment - ukrivljenost. Upogibni moment pri najvecji nosilnosti M,, smo izra¢unali neposredno iz
krivulje moment - ukrivljenost.

Rotacije armiranobetonskih elementov zaradi elastiénih deformacij smo uposStevali na nivoju
linijskega konc¢nega elementa, plasti¢ni del rotacij, ki nastane zaradi razpokanosti betona in teCenja
armature, pa smo upostevali v rotacijskih plasticnih ¢lenkih. To pomeni, da smo za upogibno togost
linijskega kon¢nega elementa upostevali togost nerazpokanih armiranobetonskih elementov, vpliv
razpokanosti pa smo priblizno upostevali tako, da smo upostevali dodatno podajnost v rotacijskih
Clenkih zaradi elasticnih deformacij. Na ta na¢in smo dobili linijski kon¢ni element z rotacijskimi
plastiénimi ¢lenki v vozlis¢ih, ki ima kot celota priblizno polovico zaCetne togosti elastiCnega
nerazpokanega armiranobetonskega elementa. To je tudi v skladu z priporo¢ilom Evrokoda 8, ki pravi,
da lahko v poenostavljenih modelih vpliv razpokanosti elementov enostavno uposStevamo tako, da
namesto polnih togosti upostevamo polovi¢ne upogibne togosti pripadajoc¢ih nerazpokanih elementov.
Rotacije plasti¢nih ¢lenkov na meji te¢enja smo izracunali tako, da smo iz enacbe (2.12) izrazili 6, :

9, =—
* 3EL

b

kjer je L, strizni razpon (v naSem primeru smo predpostavili polovico dolzine elementa), £ elasti¢ni
modul in /, vztrajnostni moment nerazpokanega AB prereza. Rotacijo plasti¢nih ¢lenkov v mejnem
stanju blizu porusitve 6,.. ki pripada 20 % zmanj$anju maksimalne nosilnosti na padajo¢em delu
ovojnice, smo izracunali po CAE metodi (Peru$ in sod., 2006), medtem ko smo mejno rotacijo v
gredah 0,., izraCunali s Fardisovo enacbo (enacba 2.13). Ker smo zeleli dobiti dejanske srednje
vrednosti rotacij, smo za parameter y,; v enacbi (2.13) upostevali vrednost 1. Grede smo definirali kot
elemente brez ustreznih detajlov za visoko potresno odpornost, zato smo mejne rotacije gred 0,.,,
izracunane z enacbo (2.13), reducirali s faktorjem 0.825. Padajoci del trilinearne ovojnice za ¢lenke v
gredah smo dolocili ob predpostavki, da je razmerje med rotacijo pri popolni porusitvi in rotacijo v
to¢ki najvedje nosilnosti enako 6, ,/6,,, =3.5 (Dolsek, 2010).

Slu¢ajne spremenljivke. Nekateri parametri modela so precej negotovi. Zato smo deterministi¢ni
model konstrukcije dopolnili s slucajnimi spremenljivkami. S slu¢ajnimi spremenljivkami smo opisali
tlaéno trdnost betona, trdnost jekla na meji teCenja, maso konstrukcije, efektivno Sirino plos¢ ter
karakteristiCne rotacije plasticnih ¢lenkov stebrov in gred na meji teCenja in v mejnem stanju blizu
porusitve.

Slucajne spremenljivke, ki se nanaSajo na karakteristicne rotacije stebrov in gred zajemajo zgolj
negotovosti zaradi netocnih empiri¢nih enacb za dolocitev teh rotacij. To pomeni, da pri danih
podatkih o konstrukciji najprej z empiricnimi enacbami izraCunamo osnovne ovojnice plasti¢nih
¢lenkov, dodatno pa upoStevamo Se razprSenosti rotacij zaradi nezanesljivosti empiricnih enacb
(slika 4.2).

Za veéino sluCajnih spremenljivk smo upostevali, da so medsebojno neodvisne. Izjema so
karakteristi¢ne rotacije. Predpostavili smo popolno korelacijo med rotacijo pri maksimalni nosilnosti
in rotacijo v mejnem stanju blizu porusitve, ter delno soodvisnost med rotacijo na meji te¢enja in
rotacijo v mejnem stanju blizu porusitve. Za slednji dve smo predpostavili faktor korelacije 0.5.
Statistine podatke slucajnih spremenljivk smo prevzeli iz podatkov v literaturi, ki smo jo navedli v
poglavju 2. Statisti¢ni podatki so prikazani v preglednici 4.1
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RazprSenosti negotovih koli¢in med razlicnimi konstrukcijskimi elementi nismo upostevali. To
pomeni, da smo predpostavili popolno prostorsko korelacijo izbranih slu¢ajnih spremenljivk.

Moment

A — Osnovna ovojnica

M --- Upostevanje modelnih
Y | negotovosti

1|
[
1 [
:{
oy
I
1
I

I

1
1

Oy Om  Onc Rotacija
Slika 4.2: RazprSenost karakteristicnih rotacij ovojnice moment - rotacija zaradi negotovih empiri¢nih modelov.

Figure 4.2: Variations of characteristic rotations of the moment - rotation relationship due to uncertain empirical
models.

Preglednica 4.1: Statisti¢ni podatki izbranih slu¢ajnih spremenljivk.

Table 4.1: Statistical data for the selected random variables.

Spremenljivka Oznaka  Koeficient Verjetnostna Vir
variacije porazdelitev

trdnost betona Sfem 0.20 normalna Melchers (1999)
trdnost jekla 5 0.05 log. normalna JCSS (2000)
masa konstrukcije m 0.10 normalna Ellingwood in sod. (1980)
ef. Sirina plos¢ b, 0.20 normalna Haselton (2006)
rotacija na meji te¢enja:

stebri 0,. 0.36 log. normalna Panagiotakos and Fardis (2001)
grede 0, 0.36 log. normalna Panagiotakos and Fardis (2001)
mejna rotacija:

stebri Ore.c 0.40 log. normalna Perus in sod. (2006)
grede B 0.60 log. normalna Panagiotakos and Fardis (2001)

4.1.2 Dolocitev parametrov potresnega odziva

Za izbrano trietazno konstrukcijo smo izracunali parametre potresnega odziva. To smo najprej storili
za deterministicni model. Nato smo izvedli enostavno obcutljivostno analizo, v kateri nas je zanimal
posamicni vpliv slucajnih spremenljivk na kapaciteto konstrukcije za mejno stanje blizu porusitve.
Parametre potresnega odziva bomo izrazili s pomikom na vrhu in maksimalnim pospeskom tal. Zato
pomik in pospesek tal za mejno stanje blizu porusitve imenujemo kapaciteta pomikov oz. pospeskov.
Namen obcutljivostne analize je bil ugotoviti, katere slucajne spremenljivke so v danem primeru
najpomembnejSe za odziv izbrane konstrukcije. Poleg tega smo na podlagi obcutljivostne analize
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izracunali parcialne odvode funkcije mejnega stanja blizu porusitve. Te odvode smo nato uporabili v
metodi FOSM za priblizno dolocitev standardnih deviacij kapacitete pomikov in pospeskov. Na koncu
smo parametre potresnega odziva izracunali z razSirjeno metodo IN2 oz. z uposStevanjem LHS, ki
predstavlja kljucni del Studije. Vrednotili smo vpliv izbranih slucajnih spremenljivk na potresni odziv
konstrukcije pri razli¢nih intenzitetah potresne obtezbe, ocenili smo standardno deviacijo pomikov pri
dani potresni intenziteti ter standardno deviacijo kapacitete pomikov in pospeskov tal. Evidentirali
smo parametre, ki vplivajo na oceno mediane kapacitete stohasti¢nega modela stavbe.

Potresno obtezbo smo definirali z elasti¢nim spektrom pospeskov v skladu z Evrokodom 8 za tip tal C.
Faktor zemljine zato znasa S =1.15, karakteristi¢ni nihajni ¢asi v spektru pospeskov paso 75 =0.2 s,
T:=0.6sinT,=20s.

Konstrukcijo smo analizirali v pozitivni X smeri, ki za obravnavano konstrukcijo pomeni Sibko smer.
Kapaciteto pomikov konstrukcije smo dolocili v mejnem stanju blizu upogibne porusitve. Slednje je
na nivoju posameznega elementa definirano v skladu s predpisom Evrokod 8-3 (SIST EN 1998-3,
2005) z mejno rotacijo v plasticnem ¢lenku in ustreza 20 % padcu maksimalne upogibne nosilnosti na
padajo¢i veji ovojnice moment - rotacija. Mejno stanje blizu upogibne porusitve na nivoju
konstrukcije v standardu ni definirano, zato smo prevzeli, da mejno stanje blizu porusitve konstrukcije
nastopi, ko nosilnost konstrukcije na padajo¢em delu obtezno-deformacijske krivulje doseze vrednost,
ki je enaka 80 % maksimalne nosilnosti konstrukcije.

Analiza z uporabo deterministicnega modela. Opisali bomo postopek osnovne metode N2 (Fajfar,
2000), s katero smo ocenili kapaciteto pomikov in kapaciteto pospeskov.

V prvem koraku smo opravili nelinearno staticno analizo. Rezultat predstavlja obtezna-deformacijska
krivulja, ki prikazuje odnos med celotno pre¢no silo F, v smeri X in pripadajoCim pomikom na vrhu
zgornje etaze D, (slika 4.3a). Maksimalna nosilnost v pozitivni smeri X je doseZena pri pomiku
0.05 m in znasa F; .. =263 kN . S povecevanjem pomikov nosilnosti konstrukcije postopoma pada in
doseze 20 % padec pri pomiku D,,. =0.13 m.

V naslednjem koraku smo idealizirali obtezno-deformacijsko krivuljo, kot je opisano v poglavju 3.2.1
(glej sliko 4.3a). Rezultat idealizacije sta sila na meji teCenja in pripadajo¢i pomik za idealizirani
sistem: F, =263 kN in D, =0.03 m. Nato smo dolocili karakteristike ekvivalentnega modela z eno
prostostno stopnjo (model SDOF). To smo storili tako, da smo karakteristike modela z ve¢
prostostnimi stopnjami (model MDOF) delili s faktorjem transformacije I' (enacba 3.65):

.
m j—

Zmi .(biz a

Tocka teCenja modela SDOF je tako dolocena s silo in pomikom:

= 1.25; m" =Y "m,-¢,=1361t.

Fr=28KN o0, o =28 s m,
y 1.25 7 1.25

tocka v mejnem stanju blizu porusitve modela SDOF pa s pomikom:
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D 0.130 m

. =0.104 m.
1.25
Nihajni ¢as modela SDOF znasa (enacba 3.66):
m" D’
T=2r = =0.80s

in je vecji od karakteristicnega ¢asa T, (0.6 s), ki predstavlja mejo obmocja konstantnih pospeskov in
obmocja konstantnih hitrosti v elasticnem spektru pospeskov. Pri dolo¢itvi kapacitete pospeskov smo
zato upoStevali pravilo enakosti elasti¢nih in neelasti¢nih pomikov (glej sliko 4.3b). Iz enacbe (3.68)
sledi, da je elasti¢ni spektralni pospesek v mejnem stanju blizu porusitve enak:

2
S =4 D _65ms’—066g,

ae 2

maksimalni pospesek tal pa izraCunamo iz elasti¢nega spektra pospeskov za tip tal C (SIST EN 1998,
2005):
Sae,nc T

Agpe =—=".—=347m/s’=035¢g.

Ker v naSem primeru velja pravilo enakosti pomikov (T > TC) , je zveza med elasti¢nim spektralnim
pospeskom in pripadajo¢im pomikom linearna. V tem primeru krivuljo IN2 enostavno dolo¢imo tako,
da predpostavimo ravno érte iz izhodis¢éa AD formata do toCke v mejnem stanja blizu porusitve. Za
pomike, vecje od pomika v mejnem stanju blizu porusitve konservativno predpostavimo vodoravno
crto.

= 300 — Obtezno deformacijska krivulja | % 90t
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< 250 Y NC © ) )
Ry I B m o - 8 4 700 N Saenc=6.5m/s2 N2 krivulja
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Slika 4.3: a) Obtezno-deformacijska krivulja deterministicnega modela konstrukcije in b) dolocitev kapacitete
pospeskov v AD formatu.

Figure 4.3: a) The calculated and idealized pushover curve of the deterministic model and b) determination of
acceleration capacity in AD format.

Obcutljivostna analiza. Potem, ko smo analizirali deterministi¢ni model, smo kapaciteto pomikov in
kapaciteto pospeskov izracunali za 16 razlicnih konstrukcijskih modelov, v katerih smo spreminjali
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vrednosti negotovih vhodnih parametrov. V vsakem konstrukcijskem modelu smo upostevali 16. oz.
84. kvantil enega parametra, medtem ko smo za vse ostale negotove parametre upostevali njihove
nominalne vrednosti. Na ta nacCin smo priblizno ocenili obcutljivost kapacitete stavbe na variacije
posameznih negotovih vhodnih parametrov modela.

Vrednosti, ki pripadajo 84. in 16. kvantiom negotovih vhodnih parametrov modela so izpisane v
preglednici 4.2. Preglednica vsebuje tudi nihajne ¢ase pripadajoCih modelov SDOF ter vrednosti
pomikov D,. in maksimalnih pospeskov tal a,,. v mejnem stanju blizu poruSitve za 16 modelov.
Vidimo, so vsi nihajni ¢asi vecji od karakteristicnega nihajnega Casa T (0.6 s). Pri vseh modelih smo
zato za dolocitev kapaciteta pospeSkov a,,. upoStevali pravilo enakosti elasti¢nih in neelasti¢nih
pomikov.

Preglednica 4.2: Mediana ter 16. in 84. kvantil negotovih vhodnih parametrov modela, nihajni ¢as modela SDOF
ter pripadajoce kapacitete pomikov in kapacitete pospeskov za mejno stanje blizu porusitve.

Table 4.2: The median value and the 16" and 84™ fractiles of the uncertain parameters, the periods of SDOF
model and the corresponding displacement and acceleration capacities at the near-collapse limit state.

Spremenljivka Mediana Kvantil Nihajni ¢as Kapaciteta ~ Kapaciteta
T (s) pomikov pospeskov
Dm: (m) ag,nc (g)

Sem 26.9 MPa 16. 21.5 MPa 0.82 0.144 0.376

84. 32.3 MPa 0.78 0.131 0.362

fy 459 MPa 16. 437 MPa 0.80 0.130 0.350

84. 483 MPa 0.79 0.132 0.356

m 65.5t,6441 16. 59.0t,58.0t 0.75 0.134 0.382

84. 72.11,70.8t 0.84 0.129 0.330

by 1 x izra¢unana 16. 0.8 0.80 0.131 0.352

84. 1.2 0.80 0.131 0.354

0, 1 x izraunana 16. 0.71 0.74 0.131 0.378

84. 1.42 0.87 0.132 0.327

0,5 1 x izraCunana 16. 0.71 0.79 0.131 0.355

84. 1.42 0.80 0.131 0.349

Orec.c 1 x izraunana 16. 0.68 0.80 0.095 0.254

84. 1.47 0.80 0.197 0.532

Ore.s 1 x izraCunana 16. 0.57 0.80 0.141 0.380

84. 1.74 0.80 0.132 0.356

Kapaciteta deterministiénega modela: 0.130 0.350

Obcutljivost kapacitete pomikov in kapacitete pospeskov na variacije posameznih negotovih
parametrov smo ocenili z naslednjo enacbo:

Ay=20"2 (4.1)
Yo
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kjer je y, kapaciteta osnovnega modela, y;; je vrednost kapacitete konstrukcijskega modela, v
katerem je upostevan j-ti kvantil (16. ali 84. kvantil) i-tega parametra, Ay pa je variacija kapacitete
glede na kapaciteto deterministi¢nega modela.

Obcutljivost kapacitete konstrukcije na variacije posameznih negotovih vhodnih parametrov je
graficno prikazana na sliki 4.4. Prikazani so stolpi¢ni diagrami z vodoravnimi stolpci, ki za vsako
variacijo slucajne spremenljivke (na 16. oz. 84. kvantil) prikazujejo pripadajoco variacijo kapacitete
pomikov AD,. oziroma kapacitete pospeskov Aa, ... Vodoravni stolpci, ki pripadajo posameznim
slu¢ajnim spremenljivkam, so razporejeni v padajo¢em vrstnem redu glede na velikost variacij AD,,
in Aa,,. . Taki diagrami se pogosto uporabljajo v obcutljivostnih analizah in jih zaradi njihove
posebne oblike imenujemo Tornado diagrami (npr. Barbato in sod., 2010, Porter in sod., 2002).

Guc ) euc
fcm m
% eub % eyc
vg m 'g—' eub
E} f;)’ g ﬁm
& by A fi
Hyb 1 be
b, [ 84. kvantil | b [ 84. kvantil
K B 6. kvantil 7 B 16. kvantil
-50 -30 -10 10 30 50 -50 -30 -10 10 30 50
a) Variacija mejnega pomika Dy, (%) b) Variacija mejnega pospeska ag nc (%)

Slika 4.4: Tornado diagram za a) pomik na vrhu in b) maksimalni pospesek tal v mejnnem stanju blizu porusitve.

Figure 4.4: Tornado diagram for a) displacement and b) acceleration capacity at the near-collapse limit state.

Rezultati v preglednici 4.2 in Tornado diagrami na sliki 4.4 kazejo, da ima rotacijska kapaciteta
stebrov najvecji vpliv na kapaciteto konstrukcije. Variacija pomika in maksimalnega pospeska v
mejnem stanju blizu porusitve znasa v primeru 16. kvantila rotacijske kapacitete stebrov priblizno
—30 %, v primeru 84. kvantila pa +50 %. Velik vpliv rotacijske kapacitete stebrov na kapaciteto
konstrukcije je pricakovan, saj analizirana konstrukcija ni bila projektirana v skladu s principi
potresnoodporne gradnje in se zaradi tega poSkodbe koncentrirajo predvsem v stebrih (glej sliko 4.5a).

Zmeren vpliv na kapaciteto konstrukcije imajo masa konstrukcije m , rotacija stebrov na meji te¢enja
0

y.eo

mejna rotacija v gredah 6,., in trdnost betona f,,, medtem ko je vpliv ostalih slucajnih
spremenljivk na kapaciteto konstrukcije je zanemarljiv.

Posebno zanimiv je vpliv trdnosti betona na nosilnosti stebrov, ki v naSem primeru pada z
zmanjSevanjem osne tlacne sile (glej sliko 4.6). ZmanjSanje trdnosti betona ima zato najvecji vpliv v
prvi etazi, kjer so tla¢ne sile v stebrih najvecje. V prvi etazi nosilnost in rotacijska kapaciteta stebrov
padeta za priblizno 2—-3 %, medtem ko se v zgornjih dveh etazah ta vpliv postopoma zmanjsuje (1 do
1.5 % v drugi etazi in 1 % v tretji etazi). Zaradi nastale razlike upogibnih nosilnosti stebrov v prvi
etazi v primerjavi z zgornjima etazama se ob zmanjSanju tlacne trdnosti betona najprej izErpa nosilnost
v prvi etazi, Sele nato v drugi. Etazni plasticni mehanizem druge etaze, ki je tipien za osnovni
(deterministicni) model (slika 4.5a), se zato spremeni v bolj ugoden mehanizem, pri katerem so
poskodbe enakomerno razporejene preko prvih dveh etaz (slika 4.5b). Zaradi tega kapaciteta stavbe
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naraste za priblizno 7 do 10 % v primeru, da namesto nominalne vrednosti tlacne trdnosti betona (26.9
MPa) upostevamo 16. kvantil (21.5 MPa). Naj poudarimo, da je opisani pojav zelo specificen. V
sploSnem ima zmanjSanje trdnosti betona neugoden vpliv na potresno obnasanje armiranobetonskih
stavb, in obratno.

D =0.131m ‘ gl D, =0.144m T
Fh_2l2k\' Fb—Z[l‘)k\' r
™ 1 h J
Damage in beams: T i Damage in beams: —.
-

& J ﬁ h

. | ’ /
Damage in columns: Damage in colummns:

=Y x [N x

Slika 4.5: Plasticni mehanizem za mejno stanje blizu porusitve in pripadajoce poskodbe elementov. Slika
prikazuje a) osnovni model stavbe in b) model s 16. kvantilom tlacne trdnosti betona. Opomba: legenda v
angleskem jeziku je del izpisa programa PBEE toolbox.

Figure 4.5: The plastic mechanism at the near-collapse limit state and associated damage in structural element.
The figure presents a) best-estimated model and b) the model in which the concrete strength has been set to its
16" fractile.

Vpliv tla¢ne trdnosti betona na osno-upogibno nosilnost stebrov prikazujemo na sliki 4.6. Prikazani so
interakcijski diagrami osno-upogibne nosilnosti za prerez stebra C3 v prvi in drugi etazi. Za vsako
etazo so prikazani trije interakcijski diagrami, in sicer za nominalno (srednjo) tla¢no trdnost betona
(26.9 MPa) ter za zmanjsano (16. kvantil) in povecano (84. kvantil) tlacne trdnosti betona (21.5 MPa,
32.3 MPa). Diagrami jasno kaZejo, da v obmocju natega ter za tlacne sile v obmoc¢ju 0 do
250 kN upogibna nosilnost obravnavanega stebra prakticno ni odvisna od trdnosti betona. Za tlacne
sile nad 250 kN pa se vpliv trdnosti betona postopoma povecuje vse do to¢ke B, pri kateri je dosezena
najvecja upogibna nosilnosti prereza AB stebra.

— 84. kvantil f, 3 Steber: 3 — 84. kvantil fr, 3 Steber: 3

22200+ — 16. kvantil for; Clenek: 1 22200t — 16. kvantil fery & Clenek: 1

Etaza: 1 Etaza: 2
) )
= =

0 0
210 210 ‘
-70 0 70 -70 0 70
Myq (kKNm) Mpq (KNm)

Slika 4.6: Vpliv 16. in 84. kvantila tla¢ne trdnosti betona na osno-upogibno nosilnost stebra C3 v a) prvi in b)
drugi etazi.

Figure 4.6: Effect of the 16™ and 84" fractiles of concrete compressive strength on axial-moment resistance of
column C3 in a) the first and b) the second storey.
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Dolocitev variance kapacitete stavbe z metodo FOSM. V tem razdelku bomo z metodo prvega reda
drugega momenta oz. FOSM (First-Order-Second-Moment) ocenili varianco kapacitete pomikov in
kapacitete pospeskov. Metoda FOSM je metoda za priblizno dolocitev pricakovane vrednosti in
variance sluCajnih spremenljivk, ki so funkcije veCjega Stevila slucajnih spremenljivk. Pri metodi
FOSM, postopamo tako, da varianco slucajne spremenljivke, zapiSemo v obliki Taylorjeve vrsto okoli
nominalnih vrednosti osnovnih slucajnih spremenljivk, pri ¢emer upoStevamo le linearne clene.
Uporaba metode FOSM je zato pogosto omejena, saj je metoda to¢na le v primeru, kadar parametre
potresnega odziva lahko opiSemo z linearno funkcijo negotovih vhodnih parametrov modela.

V enacbah za oceno srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja obnasanja stavbe (glej enacbe
(3.17-3.20)) potrebujemo ocene za standardno deviacijo naravnih logaritmov potresne zahteve in
kapacitete. Metodo FOSM zato formuliramo v logaritemskem merilu. Linearna aproksimacija variance
kapacitete v logaritemskem merilu znasa (Benjamin in Cornell, 1970, Ibarra in Krawinkler, 2005):

N Nuas of | of |
2 ~ . .
Oinc = E E 81nx1-| ) 81nxj| PnX,nX; " OlnX,Olnx,- (4.2)

i=1 j=I1 My, M x

Prva dva ¢lena v zgornji enacbi predstavljata prispevek k varianci otc zaradi vpliva razprSenosti
slu¢ajnih spremenljivk In X; in In X (i, j=12,.. .,NVW) , zadnja dva Clena pa predstavljata prispevek
zaradi vpliva korelacije med sluc¢ajnimi spremenljivkami. V zgornji enacbi je:

e Ink; slucajna spremenljivka, ki predstavlja naravni logaritem slucajne
spremenljivke X,

o f funkcija, ki predstavlja zvezo med naravnim logaritmom kapacitete stavbe,
InC, in slu¢ajnimi spremenljivkami In X;, i=1,..., Ny,

& My = (mln X190 X e Mlin Xy ) je vektor srednjih vrednosti slucajnih spremenljivk In X,

. 8f/8lnxi|m in 9f/0Inx;

InX; oz. InX,, izraCunana v toc¢ki my, v,

_ sta parcialna odvoda funkeije f* po slu€ajnih spremenljivkah

In X' Min

® Pnxmx, koeficient korelacije sluc¢ajnih spremenljivk InX; in In X,
® Ony IN Oy, standardna deviacija naravnih logaritmov slucajnih spremenljivk X; in X;.

Opozoriti je potrebno, da se koeficienti korelacije py .y, v enacbi (4.2) nanaSajo na logaritme
sluCajnih spremenljivk InX; in InX, in se zato v sploSnem razlikujejo od koeficientov korelacije
px.x, - Razlika med koeficienti korelacije puxmy, In pyy, je odvisna od parametrov verjetnostne
porazdelitve slucajnih spremenljivk InX; in InX,;. Ker lahko koeficiente korelacije slucajnih
spremenljivk, ki jih uporabljamo v potresni analizi stavb, le priblizno izratunamo, smo to razliko
zanemarili.

Razvijmo sedaj enacbo, s katero smo izra¢unali varianco oy . Za ta namen vstavimo v enacbo (4.2)
slucajne spremenljivke iz preglednice 4.1 ter upoStevamo delno korelacijo (s faktorjem 0.5)
karakteristicnih rotacij na meji tecenja, 6, in 6, ., in mejnimi rotacijami blizu porusitve 6,., in 6,..,
za ostale slucajne spremenljivke pa upostevamo, da so neodvisne med seboj. Enacba (4.2) v razviti
obliki se glasi:
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Prvih osem ¢lenov zgornje enac¢bi predstavlja prispevek k varianci o zaradi vpliva razprenosti
slucajnih spremenljivk, zadnja dva ¢lena pa predstavljata prispevka zaradi vpliva korelacije med
slu¢ajnimi spremenljivkami 6,, in 6,., ter 0,. in 0, .. Za izraCun variance ome torej potrebujemo
osem parcialnih odvodov po posameznih slucajnih spremenljivkah. Te odvode smo priblizno
izracunali z metodo konénih diferenc. Ibarra in Krawinkler (2005) sta najboljSe rezultate dobila s
simetri¢no formulo, pri ¢emer sta za diferenco izbrala standardno deviacijo naravnih logaritmov:

of | N In(C,)—1n(Cy)

, 4.4
Oln X, 44

2‘Uln)(,-

Min X

kjer sta C;, oz. C,, kapaciteti stavbe (v smislu pomikov ali maksimalnih pospeskov tal), izracunani
pri odklonih slu¢ajne spremenljivke X :

X;1 = exXp(Miyx, — Oy, ) = fitx, -€Xp(—0iax, ), (4.5)
0z.
Xip = eXP(mlnX,- + O x, ) = my, ‘eXP(UlnX, ) ) (4.6)

kjer je my mediana, x; 0z. X, pa 16. oz. 84. kvantil slucajne spremenljivke X;. Vrednosti za
kapaciteto pomikov in kapaciteto pospeskov, izra¢unane pri odklonih slucajnih spremenljivk na 16.
0z. 84. kvantil, smo Ze izracunali v obcutljivostni analizi in so prikazane v preglednici 4.2.

Ceprav lahko parcialne odvode v enacbi (4.4) uporabimo tudi za mero ob¢utljivosti kapacitete stavbe,
smo jih uporabili izklju¢no za dolocitev variance (4.3). Standardno deviacijo logaritmov kapacitete
pomikov (¢, in kapacitete pospeSkov [,y smo nato izracunali kot kvadratna korena pripadajocih
varianc o, 0z of,;, . Dobili smo naslednji vrednosti: Sy =0.37 in B0 =0.35.

Z metodo FOSM smo ocenili standardni deviaciji, ki se nanasata na kapaciteto pomikov in kapaciteto
pospeskov. Tezje pa je oceniti standardno deviacijo (py, ki se nanaSa na pomike pri potresni
intenziteti, ki ustreza mejnemu stanju blizu porusitve. V tem obmocju je natan¢nost ocene [py
vprasljiva, ¢e eden ali vec konstrukcijskih modelov, v katerih upostevamo 16. ali 84. kvantil izbranega
negotovega vhodnega parametra, preseze pomike v mejnem stanju blizu porusitve. Prispevki k oceni
Bpy tistih negotovih parametrov, ki povzro¢ijo porusitev konstrukcijskih modelov, so zato nerealno
visoki, standardne deviacija 3y pa je precenjena. Prav tako z metodo FOSM ne moremo zajeti vpliva
negotovosti na oceno mediane kapacitete. Manjkajoce parametre zato dolo¢imo z razsirjeno metodo
IN2, ki uporablja metodo LHS.

Analiza negotovosti z uporabo metode LHS. Natanc¢nost rezultatov metode LHS je odvisna od
Stevila simulacij. Z veCanjem Stevila simulacij dobimo to¢nejSe rezultate, po drugi strani pa to podalj$a
racunski cas, ki ga potrebujemo za generiranje in analizo konstrukcijskih modelov. Da bi ¢im bolj
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skrajsali racunski ¢as, moramo izbrati najmanjSe smiselno Stevilo simulacij, ki e vodi k rezultatom
zahtevane natancnosti.

Pretekle analize so pokazale, da lahko dosezemo zahtevno natan¢nost Ze, ¢e je Stevilo simulacij
priblizno enako ali ve¢je od dvakratnika Stevila slucajnih spremenljivk (Dolsek, 2009). To se je
pokazalo tudi v nasem primeru. Naredili smo ve¢ analiz, v katerih smo postopoma povecevali Stevilo
simulacij. Rezultati analiz se niso razlikovali za ve¢ kot 6 %, Ce je Stevilo simulacij preseglo
dvakratnik Stevila slucajnih spremenljivk. V tem primeru je tudi odstopanje med koeficienti generirane
in ciljne korelacijske matrike zadovoljivo majhno. Na primer, odstopanje koeficientov generirane in
ciljne korelacijske matrike vzorca z 20 simulacijami znasa najve¢ 0.01, v primeru vzorca s 100
simulacijami pa najve¢ 0.003 (glej sliko 4.7). Ker je to razmeroma majhno odstopanje, smo se odlocili,
da v nadaljevanju opisemo primer z 20 simulacijami, kar v nasem primeru znasa §tiri simulacije vec
od dvakratnika Stevila izbranih slu¢ajnih spremenljivk (2- Ny, =16).
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Slika 4.7: Vpliv Stevila simulacij na stopnjo korelacije med tla¢no trdnostjo betona f;,, in trdnostjo jekla f,,
trdnostjo jekla f, in maso m ter rotacijo stebrov na meji te¢enja 6, . in mejno rotacijo 6, .

Figure 4.7: The effect of number of simulations on target correlation between concrete compressive strength £,
and reinforcement yield strength f,, reinforcement yield strength f, and mass m, and yield rotation of column
0

. and corresponding ultimate rotation 0, .

Na podlagi generiranega vzorca slucajnih spremenljivk smo zgradili 20 konstrukcijskih modelov
stavbe, ki zajemajo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti. Za vsak model iz skupine modelov smo
nato opravili nelinearno staticno analizo stavbe v kriti¢ni smeri X in izracunali pripadajoco krivuljo
IN2. Delni rezultat tako predstavlja skupina 20 obtezno-deformacijskih krivulj in 20 krivulj IN2 ter
pripadajoCi parametri potresnega odziva v mejnem stanju blizu porusitve, ki jih v naSem primeru
izrazimo s pomiki na vrhu v smeri X, (Dnc, Iz j:1,2,...,20), ter z maksimalnimi pospeski tal,
(@gne,» j=12,...,20), (glej sliko 4.8).

Na podlagi vzorcev 20 vrednosti D,.; in a,,.; smo ocenili mediano pomikov v mejnem stanju blizu
porusitve D,. ter mediano maksimalnega pospeska tal a,, . Mediano pospeska a,, na primer
potrebujemo za oceno frekvence prekoraditve mejnega stanja blizu porusitve \,., ¢e uporabimo
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metodo na osnovi intenzitete (glej poglavje 3.11, enacba (3.19)). V nasprotnem primeru, kadar za
oceno ), uporabimo metodo na osnovi pomikov (enacba (3.14)), pa maksimalni pospesek tal, ki
povzro¢i mejno stanje blizu porusitve, dolodimo na presediséu mediane kapacitete pomikov D,. in
mediane krivulje IN2, ki predstavlja mediano pomikov stavbe pri dani potresni intenziteti D | a, . Tako
dolo¢eno vrednost maksimalnega pospeska tal smo oznadili z af, (indeks d se nanaa na

displacement).

Obtezno-deformacijske krivulje in krivulje IN2 skupine 20 modelov so prikazane na sliki 4.8. Poleg
krivulj, ki prikazujejo odziv posameznih modelov stavbe, so izrisane krivulje, ki prikazujejo 16.,
50. in 84. kvantil celotne precne sile za dani pomik (slika 4.8a) ter 16., 50. in 84. kvantil pomika na
vrhu pri dani potresni intenziteti (slika 4.8b). Krivulji, ki predstavljata 50. kvantil celotne precne sile
oz. pomika stavbe z drugo besedo imenujemo tudi mediana obtezne-deformacijske krivulje oz.
mediana krivulje IN2. Ti dve krivulji ponazarjata pricakovan odziv konstrukcije ob upostevanju
vplivov negotovosti. Zaradi tega ju je smiselno primerjati s krivuljami odziva deterministiCnega
modela. Za ta namen prikazujemo na slikah 4.8a in 4.8b tudi obteZno-deformacijsko krivuljo in
krivuljo IN2 deterministicnega modela stavbe (¢rni odebeljeni Crti).
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Slika 4.8: a) Obtezne-deformacijske krivulje in b) krivulje IN2 za skupino 20 konstrukcijskih modelov, ki
sestavljajo stohasti¢ni model konstrukcije, za tri kvantilne vrednosti ter za deterministi¢ni model konstrukcije.
Rezultati so prikazani za obremenjevanje v pozitivni X smeri.

Figure 4.8: a) The pushover curve and b) IN2 curves for a group of 20 structural models, showing the near-
collapse limit state points. The pushover and IN2 curves are presented for deterministic model and for three
selected fractiles. The results are presented for loading in positive X direction only.

Iz slike 4.8a je razvidno, da imajo fizikalne in modelne negotovosti zanemarljiv vpliv na togost in
nosilnost stavbe, mo¢no pa vplivajo na deformacijsko kapaciteto v padajo¢em delu obtezno-
deformacijskih krivulj. RazprSenost parametrov potresnega odziva je zato velika, posebej Se v mejnem
stanja blizu porusitve. Kapaciteta pomikov posameznih modelov iz skupine modelov se giblje med 7
in 25 cm.

Za izbrano konstrukcijo je znacilna redukcija mediane kapacitete stavbe v primeru, da upoStevamo
vplive negotovosti. Mediana pomikov znasa D,. =12 cm, kar je priblizno 8 % manj od vrednosti D,
deterministicnega modela stavbe (preglednica 4.3). Mediana maksimalnega pospeska tal v mejnem
stanju blizu poruSitve, ki smo jo izraCunali s statistiko vzorca (ag,m,, ] = 1,2,...,20) , zna$a
d, .. =0.31g, vrednost a;, na presediséu D,. in mediane krivulje IN2 pa je ag . =028 g. Razlika
vrednosti @,,. in a., izhaja iz dolo¢itve mediane krivulje IN2 v obmog&ju velikih pomikov. Ker so v
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obmocju mediane kapacitete stavbe nekateri modeli iz skupine konstrukcijskih modelov Ze poruseni,
ima to za posledico manjsi naklon mediane krivulje IN2, kar pomeni vecje pomike pri dani potresni
intenziteti. Zaradi tega je maksimalni pospesek tal aZ, na prese¢is¢u D,. in mediane krivulje IN2,
manjsi v primerjavi z mediano a Redukcija maksimalnih pospeskov tal d,,. in ag,. v primerjavi z

g.nc

deterministi¢no vrednostjo znasa priblizno 11 in 19 % (preglednica 4.3).

g.nc

Preglednica 4.3: Mediana kapacitete pomikov in maksimalni pospesek tal v mejnem stanju blizu porusitve za
deterministi¢ni model in stohasti¢ni model konstrukcije.

Table 4.3: The median capacity in terms of displacement and acceleration at the near-collapse limit state of the
deterministic and stochastic structural model.

Dnc (m) ADM dg,nc (g) Adg,nc d;,nc (g) Ad;,nc
Deterministi¢ni
model (D) 0.13 / 0.35 / 0.35 /
Stohastiéni
12 -89 31 —-11°9 2 199
Model (U) 0 8 % 0.3 % 0.28 9%

A=(U-D)/D, U: Negotovosti upoStevane, D: Deterministi¢ni model

Standardne deviacije parametrov potresnega odziva smo enostavno ocenili kot povprec¢je vrednosti
Bie zln( Vso/ y16) in Gy = ln( Vea/ yso), kjer yis, yso in yg predstavljajo 16., 50. in 84. Steti kvantil
izbranega parametra odziva (glej enacbo 3.90). Poleg standardnih deviacij, ki se nanasata na
kapaciteto pomikov (¢, in kapaciteto pospeskov [,.cv , ki smo ju izracunali iz vzorca (ag,,w, s Dy, j) ,
smo ocenili standardno deviacijo pomikov 35, . Tukaj imamo dve moznosti. Ena moznost je, da bi
Bpy dolocili iz 16. in 84. kvantila krivulj IN2, ki bi jih priblizno dolo¢ili v obliki poten¢nih funkcij:

— b _ by
Dg=a,-s" ,Dy=a,-s

kjer je Dy in Dy, 16. oz. 84. kvantil krivulje IN2, a;, a, ter b in b, pa so parametri potencnih
funkcij (glej Dolsek, 2009). Ker je definicijsko obmocje krivulj D¢ in Dy, neomejeno na intervalu
ag € (—oo,oo) , lahko 16. in 84. kvantil pomikov priblizno dolo¢imo pri katerikoli potresni intenziteti.
V tem primeru bi lahko z enacbo (3.90) standardno deviacijo G,y ocenili tudi pri intenziteti v mejnem
stanju blizu porusitve. Opisani postopek je razmeroma zahteven obenem pa daje zelo visoke vrednosti
Opu, ki so veasih lahko precej konservativne. Vrednosti (,, namre¢ potrebujemo za oceno
potresnega tveganja po metodi na osnovi pomikov, kjer se predpostavi konstantna vrednost (3, na
celotnem obmodju integracije. Zato smo se odlocili, da 35, enostavno ocenimo pri intenziteti, kjer 84.
kvantil krivulje IN2 postane vodoravna Crta (glej sliki 3.13 in 4.8b). Izracunane vrednosti standardnih
deviacij so prikazane v preglednici 4.4.

Najmanjsa vrednost je znaéilna za pomike in znaSa (,, =0.13. Ostali dve vrednosti, ki pripadata
kapaciteti pomikov in maksimalnemu pospesku tal v mejnem stanju blizu porusitve, sta pricakovano
ve¢ji in znaSata Bcy =0.30 in B,y =0.29. Naj poudarimo Se to, da smo podobni vrednosti B¢y in
Bugcu 1zracunali tudi z metodo FOSM.
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Preglednica 4.4: Standardne deviacije pomikov ter kapacitete pomikov in maksimalnega pospeska v mejnem
stanju blizu porusitve, izracunane z uporabo metode FOSM in LHS

Table 4.4: Standard deviation of the displacements at given intensity and standard deviations of the displacement
and acceleration capacities at the near-collapse limit state, determined by using FOSM or LHS method.

Metoda Bou Beu Bs.v
LHS 0.13 0.30 0.29
FOSM / 0.37 0.35

4.1.3 Komentar rezultatov in primerjava s sodobnimi konstrukcijami

Zaradi specifi¢nih lastnosti posameznih konstrukcij ne moremo kar podlagi ene konstrukcije sklepati
kaksen vpliv imajo v splo$nem fizikalne in modelne negotovosti na potresni odziv AB okvirnih
konstrukcij. Da bi lahko podali bolj splosne zakljucke, bomo v tem razdelku odziv obstojece trietazne
konstrukcije, ki smo jo obravnavali do sedaj, primerjali z odzivom dveh sodobnih konstrukcij (ena
trietazna in ena Stirietazna AB okvirna konstrukcija), ki sta po svoji zasnovi podobni obstojeci
konstrukciji, razlikujeta pa se v geometriji in seizmiCnih detajlih (glej sliko 4.9). Obe sodobni
konstrukciji sta bili projektirani v skladu s predpisom za gradnjo potresnoodpornih konstrukcij
Evrokod 8 (SIST EN 1998-1, 2005).

Prerez po etazah (m): Tloris (m): Tipi¢na greda: 35x45 cm
CSFBT [[c1 Bz |2 21 3016
d ‘ .
- & 3 83 |g s E
e 3016 || & " [Fer] *
Y =
Bl copB3 *_» B4 || ca L35 §38
= 2 || 4020
S S o9 Steber: 35x35cm X ‘o161 %
g = m [ | E 4y A
- ~ 08/9.0- ' ‘ .
C6__B6 C7 @ 28
(1 W SSSSSSS— ery | -5 ) g ]
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a) Trietazna sodobna AB okvirna konstrukcija
Prerez po etazah (m): Tloris (m): Tipicni stebri in grede (cm):
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g A C A 5014 5014 6014
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b) Stirietazna sodobna AB okvirna konstrukcija
Slika 4.9: Geometrija sodobnih AB okvirnih konstrukcij in prerezi stebrov in gred.

Figure 4.9: The geometry of the contemporary RC frame structures and the cross-sections of the columns and
beams.
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Oglejmo si najprej rezultate obcutljivostne analize sodobnih konstrukcij. Ker sta sodobni stavbi
projektirani po principu nacrtovanja nosilnosti, pri ¢emer so nosilnosti duktilnih gred projektirane
tako, da delujejo kot varovalke stebrom, se poskodbe koncentrirajo predvsem v gredah ter v prerezih
stebrov ob vpetju stavbe. Rotacijska kapaciteta gred 6,., ima zato mocan vpliv na kapaciteto sodobnih
stavb in je zato celo pomembnejsa od rotacijske kapacitete stebrov 6, .. Za tri analizirane konstrukcije
je torej znacilen mocan vpliv rotacijske kapacitete stebrov ali gred, kateri elementi so pomembne;jsi pa
je odvisno od oblike plasticnega mehanizma stavbe v mejnem stanju blizu porusitve. Rotacijske
kapacitete elementov imajo v primerjavi z ostalimi negotovimi parametri mocan vpliv tudi zaradi
visokih koeficientov variacije, ki za stebre znasa V;, = 0.4 in za grede V;  =0.6.

Rezultati v preglednici 4.5 kaZejo, da se razprSenost parametrov potresnega odziva ne razlikuje
bistveno glede na nacina projektiranja analiziranih konstrukcij. Zato je za izbrane tri konstrukcije
smiselno izracunati povprecne vrednosti standardnih deviacij, ki jih lahko nato uporabimo za oceno
potresnega tveganja za skupino podobnih konstrukcij. Povprecna standardna deviacij pomikov pri
potresni intenziteti, pri kateri 84. kvantil krivulje IN2 postane vodoravna znasa (G, = 0.11, povprecni
standardni deviaciji za kapaciteto pomikov in kapaciteto pospeskov pa Bcy =0.32 in B, =0.28.
Primerjava z rezultati dinamic¢ne verjetnostne analize (DolSek, 2008b), kjer so bile poleg fizikalnih in
modelnih negotovosti upostevane negotovosti v dolocitvi potresne obtezbe, pokaze, da vrednosti za
standardne deviacije zaradi vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti, izraCunane z dinami¢no analizo,
v povprecju presegajo vrednosti v preglednici 4.5 za priblizno 10 %. Rezultati obeh metod sicer niso
neposredno primerljivi, saj na rezultate dinami¢ne analize moc¢no vpliva skupina izbranih
akcelerogramov, poleg tega mejno stanje v predhodni S$tudiji ustreza globalni nestabilnosti
konstrukcije. Standardne deviacije zaradi vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti, ki so bile
dolo¢ene z dinamicno analizo, pravzaprav predstavljajo povprecne vrednosti, izraCunane z uporabo
razli¢nih akcelerogramov.

Preglednica 4.5: Parametri potresnega odziva razli¢énih AB okvirov, izraCunani z uporabo metode LHS. Rezultati
so prikazani za izbrano (obstojeco) konstrukcijo ter za dve sodobni konstrukciji.

Table 4.5: Seismic response parameters of RC frames by utilizing LHS technique. Results are presneted for
selected (existing) structure and for two contemporary structures.

Primer Obstojeca 3-etazna Sodobna 3-etazna  Sodobna 4-etazna
konstrukcija konstrukcija konstrukcija

D, (m) D 0.13 0.39 0.47
D, (m) U 0.12 0.36 0.47
(U-D)/D -8 % —8% 0%

g (g) D 0.35 1.35 1.35
g (g) U 0.31 1.15 1.28
(U-D)/D -11% -15% =5 %

g, (g) 8] 0.28 1.12 1.19
(U-D)/D -19% -17% -12%

Pou u 0.13 0.10 0.11
Beu u 0.30 0.33 0.34
Pagcu U 0.29 0.27 0.28

(U-D)/D, U: Negotovosti upostevane, D: Deterministi¢ni model
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Tako kot v primeru starejSe konstrukcije, je tudi za sodobni dve konstrukciji znacilno, da fizikalne in
modelne negotovosti vplivajo na oceno mediane kapacitete (preglednica 4.5). Skoraj v vseh primerih
je prislo do redukcije mediane kapacitete pomikov in kapacitete pospeskov, ce smo upostevali vplive
negotovosti. Za analizirane tri konstrukcije to pomeni, da lahko v primeru, da v analizi zanemarimo
vplive negotovosti, podcenimo pomike stavbe in s tem potresno tveganje. Pri tem se je potrebno
zavedati, da je opisani pojav zelo specifi¢en in ga zato ne smemo posploSevati. V splosnem ni nujno,
da je mediana kapacitete stavb precenjena, ¢e zanemarimo vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti,
saj je vpliv slednjih odvisen od konstrukcijskega sistema, modela konstrukcije, slu¢ajnih spremenljivk,
definicije mejnih stanj itn. Celik in Ellingwood (2010) sta na primer pokazala, da je kapaciteta
deterministi¢nega modela vedno znotraj 95% intervala zaupanja parametrov potresnega odziva.

Potrebno je tudi poudariti, da algoritem za optimizacijo korelacijske matrike (Simulirano ohlajanje
(Votechovsky in Novak, 2009)) ne da enoli¢ne reSitve. To smo preverili tako, da smo generirali pet
dodatnih vzorcev slucajnih spremenljivk. Za vsak posamezen vzorec smo nato izracunali krivulje
kumulativnih porazdelitev kapacitete pomikov in kapacitete pospeskov ter jih primerjali s krivuljami
deterministi¢nega modela (slika 4.10). V tem zadnjem primeru smo krivulje kumulativnih porazdelitev
izradunali na podlagi standardne deviacije kapacitete, ki smo jo ocenili z metodo FOSM. Ceprav bi za
popolno ponazoritev vpliva optimizacijskega procesa potrebovali mnogo vec realizacij metode LHS,
se da na podlagi rezultatov na sliki 4.10 za izbrane stavbe ugotoviti jasen vpliv fizikalnih in modelnih
negotovosti na zmanjsanje ocene mediane kapacitete pomikov in pospeskov.

Naj navedemo Se nekaj bistvenih znacilnosti oz. pomanjkljivosti razsirjene metode IN2. Glavna
pomanjkljivost je, da lahko neposredno upostevamo le vplive fizikalnih in modelnih negotovosti na
potresni odziv, ne moremo pa zajeti negotovosti v dolocitvi potresne obtezbe. Standardno deviacijo
parametrov potresnega odziva zaradi razlicnih akcelerogramov moramo zato predpostaviti na osnovi
rezultatov dinamicnih analiz. Druga moZznost je, da odziv konstrukcije dolo¢imo z dinamic¢no analizo
ekvivalentnega modela SDOF. Poseben primer predstavlja metoda, pri kateri se rezultati dinami¢ne
analize ovrednotijo s spletno aplikacijo za priblizno dolocitev krivulj IDA (Dolsek, 2010, Perus in
sod., 2011, Dolsek in sod., 2011), vpliv fizikalnih in modelnih negotovosti pa zajamemo s skupino
modelov konstrukcije. Rezultati analize kazejo, da lahko na tak nacin dosezemo razmeroma dobro
ujemanje med rezultati razSirjene metode IN2 in dinami¢ne analize ekvivalentnega modela SDOF, ¢e
kapaciteto konstrukcije izrazimo z mejno potresno intenziteto. Primer analize sodobne trietazne
konstrukcije s spletno aplikacijo je prikazan v prilogi A.

Ostale omejitve razSirjene metode IN2 se nanaSajo na poenostavljeno nelinearno metodo za analizo
konstrukcij pri potresni obtezbi ter na matemati¢ni model konstrukcije in omejeno Stevilo sluc¢ajnih
spremenljivk. Na primer, v matemati¢nem modelu stavbe, ki smo jo analizirali, predstavljajo rotacijski
plasti¢ni ¢lenki stebrov in gred edini vir nelinearnosti. Na ta nacin zanemarimo morebitne neugodne
vplive zaradi podajnosti vozlis¢ ali striznih porusSitev stebrov, kar je Se posebej pomembno v primeru
starejSih konstrukcij, brez ustreznih seizmi¢nih detajlov. Naslednja predpostavka, ki smo jo upostevali
in ima lahko tudi velik vpliv na kon¢ne rezultate, je predpostavka o popolni prostorski korelaciji
slucajnih spremenljivk. Popolno korelacijo smo predpostavili na podlagi rezultatov Stevilnih raziskav
v svetu (npr. Liel in sod., 2009, Celik in Ellingwood, 2010, Barbato in sod., 2010) in predstavlja
kompromis med zahtevanim Stevilom simulacij in natanc¢nostjo rezultatov analize. Na primer,
predpostavka o popolni prostorski korelaciji bistveno zmanjsa zahtevano Stevilo simulacij, vendar ob
enem to poveca razprSenost parametrov potresnega odziva stavbe (Val in sod., 1997). Kljub temu smo
ob predpostavki popolne prostorske korelacije v nekaterih primerih tudi na nevarni strani, saj
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zanemarimo vplive morebitnih etaznih mehanizmov, ki bi lahko v primeru delne prostorske korelacije
sluc¢ajnih spremenljivk nastali kot posledica razlikovanja v nosilnosti posameznih etaz konstrukcije.
Slednje se lahko zgodi v primeru delne korelacije tlacne trdnosti betona med etazami konstrukcije.

Kljub nastetim omejitvam, je razSirjena metoda IN2 dovolj natancna za enostavne konstrukcije, sicer
pa v kombinaciji s to¢nejSimi metodami lahko sluzi predvsem za preliminarne analize stavb. Njena
bistvena prednost pred ostalimi metodami za analizo negotovosti je, da lahko zajame vse pomembne
fenomene negotovosti in njihovih vplivov na potresni odziv konstrukcij, obenem pa je dovolj hitra in
racunsko ne prevec¢ zahtevna.
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Slika 4.10: Primerjava krivulj kumulativne porazdelitve kapacitete pomikov in kapacitete pospeskov. Krivulje so
izracunane na podlagi rezultatov metode FOSM ter za Sest razli¢nih realizacij metode LHS v primeru a) trietazne
starejSe konstrukcije, b) trietazne sodobne konstrukcije in c) Stirietazne sodobne konstrukcije.

Figure 4.10: Comparison of the fragility curves for the displacement and acceleration capacities, calculated by
using FOSM method and 6 different LHS realizations. The fragility curves are plotted for a) the older three-
strorey building, b) the contemporary three-storey building and c¢) the contemporary four-storey building.
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4.2 Ocena potresnega tveganja StirietaZzne stavbe z upoStevanjem
korozije

Fizikalne in modelne negotovosti, ki smo jih obravnavali do sedaj niso edini vir negotovosti, ki ga je
potrebno upostevati v analizi AB konstrukcij. Dodatno negotovost v oceni potresnega odziva
predstavlja korozija, ki lahko pri izpostavljenih konstrukcijah povzroci razlicne poskodbe in zmanjsa
nosilnosti konstrukcijskih elementov in konstrukcije ter tako vpliva na povecanje potresnega tveganja.
V tem poglavju bomo zato na primeru izbrane konstrukcije ponazorili postopek za oceno potresnega
tveganja z upostevanjem vplivov neugodnega delovanja korozije.

Analizirali smo S§tirietazen ravninski okvir, ki ponazarja tipi¢no projektantsko prakso na obmodcju
sredozemskih drzav izpred 40 do 50 let (Carvalho in Coelho, 2001) in je brez vecje potresne
odpornosti. Geometrija konstrukcije in tipi¢ni prerezi stebrov so prikazani na sliki 4.11. Srednja tla¢na
trdnost uporabljenega betona je 16 MPa, trdnost armaturnega jekla pa znasa 343.4 MPa. Masa
konstrukcije za prve tri etaze znasa 46 t, za Cetrto etazo pa 40 t (Carvalho in Coelho, 2001).

Upostevali smo zmerno potresno nevarnost, tipicno za JV del Republike Slovenije (Dolsek in Fajfar,
2008a), ter socasen vpliv korozije zaradi karbonizacije betona (Somerville in sod., 1992). Cilj je bil
oceniti poveCanje potresnega tveganja, ki ga opiSemo s frekvenco prekoracitve mejnega stanja blizu
porusitve (NC) v 50 letih. Maksimalni pospesek tal v mejnem stanju NC (kapaciteto pospeskov) smo
doloc¢ili z osnovno metodo N2 (Fajfar, 2000). Vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti v analizi
nismo upostevali. Za oceno potresnega tveganja smo zato predpostavili vrednosti za standardno
deviacijo kapacitete pospeskov.

Da bi ocenili zmanjSanje kapacitete konstrukcije v ¢asu, smo konstrukcijo glede na njeno starost
analizirali v razlicnih Casih v obdobju ¢ € [to,to —i—At] , kjer je ¢, Cas, pri katerem se prvi¢ pojavi
korozija na konstrukciji (f, =0), At pa je dolZzina obravnavanega Casovnega obdobja. Ker smo
izbrali At=1501et, smo razdelili celoten ¢asovni interval na 5 dekad. Konstrukcijo smo tako
analizirali v ¢asu ¢, =0 ter ob koncu vsake naslednje dekade, to je 10, 20, 30, 40 in 50 let po zacetku
delovanja korozije.
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Slika 4.11: Geometrija in tipicni prerezi stebrov ravninske okvirne konstrukcije.

Figure 4.11: The geometry and typical cross-sections of columns of the plain frame structure.
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4.2.1 Matemati¢ni model konstrukcije in modeliranje vplivov korozije

Konstrukcijo smo modelirali z linijskimi kon¢nimi elementi z rotacijskimi plasti¢nimi ¢lenki v vsakem
vozlis¢u. Ovojnice, ki predstavljajo zvezo med momentom in rotacijo plasticnih ¢lenkov, smo
modelirali s trilinearnimi ovojnicami, z ekvivalentno zacetno togostjo, ki smo jih opisali ze v poglavju
4.1. Upogibne momente na meji teCenja in maksimalne momente stebrov in gred smo izracunali z
analizami prerezov, pripadajoce rotacije pa smo dolocili s CAE metodo (Perus in sod., 2006) oz. z
empiri¢no enacbo po Evrokodu 8-3.

Nelinearno obnasanje konstrukcijskih elementov smo modelirali le z rotacijskimi plasti¢nimi ¢lenki,
priblizno pa smo upostevali vpliv striznih porusitev elementov. To smo storili tako, da smo v primeru
prekoracitve strizne nosilnosti pred upogibno porusitvijo ovojnico moment - rotacija ustrezno
modificirali. Konservativno smo za najvecjo upogibno nosilnost strizno porusenega stebra upostevali
kar vrednost, ki ustreza vrednosti upogibnega momenta v trenutku strizne porusitve stebra, negativno
togost pa smo predpostavili na osnovi originalne ovojnice moment - rotacija. Empiricna enacba, s
katero smo ocenili strizne nosilnosti stebrov se glasi (SIST EN 1998-3, 2005):

1

’yel

h—c min(P,0.554,1,,) + ...

s

R

4.7

w2

0.16(1—0.095 min (5, 1" ))max(O.S,lOOw)[l - 0.16min[5,%]] fnA 4V,

kjer je
V,=w'-b-z-f,,

ter 7, parameter, ki ima za primarne seizmi¢ne elemente vrednost 1.15, sicer 1.0 (v naSem primeru
smo upoStevali v, =1), # in b dimenziji preCnega prereza, vzporedno in pravokotno na smer
obremenjevanja elementa, ¢ globina tlane cone, z rocCica notranjih sil v prerezu (;:: O.S-h), P
tlacna osna sila, L strizni razpon, A, ploS¢ina precnega prereza, f, srednja tla¢na trdnost betona,
/. srednja trdnost na meji pre¢ne armature p,, in p, deleZ vzdolzne armature, ¥, pa prispevek
precne armature k strizni odpornosti elementa.

Primer ovojnice plastiCnega Clenka stebra C v tretji etazi je prikazan na sliki 4.12. Ovojnica je
prikazana za stanje v ¢asu ¢ =0 (s polnimi prerezi armaturnim palic) ter za steber po petdesetih letih
delovanja korozije (izmeni¢no prekinjena Crta). Strizna nosilnost stebra je prekoraena pri rotaciji
0.019 rad. Zato se za rotacije, vecje od 0.019 rad, uposteva padanje nosilnosti.

Pri dolocitvi ovojnic moment - rotacija smo upostevali vplive korozije. V sploSnem je to zahtevna
naloga, saj je korozija prostorsko razporejena po konstrukciji, poleg tega pa so za korozijo znacilni
pojavi kot so lokalizacija korozije, odpadanje krovnega sloja, izvlek armature itn. Kljub temu, da
obstajajo nekateri zelo natan¢ni modeli za modeliranje odpadanja krovnega sloja betona in zmanj$anja
maksimalne sprijemne napetosti med armaturo in betonom (Vu in Stewart, 2000), pa v svetu ni
enotnega modela, s katerim bi lahko izracunali vplive korozije na globalno obnasanje konstrukcije.
Zato smo korozijo modelirali na poenostavljen nacin tako, da smo v izpostavljenih elementih
upostevali le zmanjSanje prereza armaturnih palic vzdolzne in preéne armature, medtem, ko smo ostale
ucinke korozije zanemarili. Ker je pri starih konstrukcijah s slabim betonom pogost pojav
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karbonizacije betona, smo predpostavili, da je korozija v enakomerno razporejena po vsej dolzini
armaturnih palic. Premer armaturne palice D,, v ¢asu ¢, ki ima v zaCetnem casu ¢, premer D,,
izracunamo z enacbo (Pantazopolou in Papoulia, 2001):

D,, =D, —0.023-i.,, -t (mm), (4.8)
kjer je i, srednji letni korozijski tok na enoto povrSine armaturne palice ( pA/ cmz) in ima v primeru

karbonizacije betona vrednosti med 0.2 do 2 pA/cm® (Somerville in sod., 1992). V nasi $tudiji smo
predpostavili zmerno jakost korozije. Zato smo upostevali vrednost i, =2.0 pA/cm?.

150
120 :
s ' T: :
Z T T TR g e
4 90 E Strizna Seael
‘é I porpgitev DTN
g 60 f SR TERRRNS SR
= I @ Tecenje j = Zacetno stanje
30 - O Maks. nosilnost- - === Zmanjani-prerezi- - -
; = palic zaradi korozije
@ Mejno stanje NC po 50 letih-
O 1 1 1 1

0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05
Rotacija (rad)

Slika 4.12: Trilinearna ovojnica moment - rotacija plasti¢nega ¢lenka stebra C v tretji etazi.

Figure 4.12: The trilinear moment - rotation relationship for the plastic hinge of the column C in the third storey.

4.2.2 Dolocitev kapacitete pomikov in kapacitete pospeSkov

Da bi dolocili kapaciteto konstrukcije v mejnem stanju blizu porusitve kot funkcijo Casa, smo
pripravili Sest razli¢nih modelov (Mg ,M», M3, My in M), ki pripadajo intaktni konstrukeiji pri ¢asu
t=0, ter degradirani konstrukciji za ¢as 10, 20, 30, 40 in 50 let po zacetku delovanja korozije.
Kapaciteto konstrukcije smo izracunali z osnovno metodo N2 (Fajfar, 2000), pri cemer smo upostevali
elasti¢ni spekter pospeskov za tip tal C. Kapaciteto smo izrazili s pomikom na vrhu D, in z
maksimalnim pospeSkom tal, ki povzro¢i mejno stanje blizu porusitve a, . .

Oglejmo si rezultate nelinearne stati¢ne analize (slika 4.13). Korozija armature zmanjSuje prereze
armaturnih palic. Cim dlje, ko deluje korozija, vedji je njen vpliv na upogibno in strizno nosilnost
konstrukcijskih elementov. Zato se postopoma zmanjsuje nosilnost in duktilnost stavbe. Najvecji vpliv
je opaziti v zadnji dekadi. Zaradi mo¢ne korozije precne in vzdolzne armature pride v modelu M, do
strizne porusitve stebrov A, C in D, kar povzro¢i znatno zmanjSanje duktilnosti konstrukcije.
Kapaciteta pomikov intaktne konstrukcije znasa D, =11cm in se zmanjSa po petdesetih letih za
17.5 %.

Kot refeno, smo strizne porusitve stebrov priblizno modelirali tako, da smo ustrezno zmanjsali
pripadajoce upogibne nosilnosti. Ker ne znamo vnaprej dolociti, kateri stebri so kriticni in pri katerih
rotacijah so bodo strizno porusili, smo morali nelinearno staticno analizo modela My, izvesti dvakrat.
Najprej smo analizirali model z ustrezno zmanjSanimi prerezi armature ter s polno razpolozljivo
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upogibno nosilnostjo stebrov. Nato smo za kritiCne stebre s prekoraceno strizno nosilnostjo v tretji
etazi reducirali upogibne nosilnosti, kot je opisano v razdelku 4.2.1, ter popravljeni model konstrukcije
ponovno analizirali. Ker v tem zadnjem primeru strizna nosilnosti ni bila prekoracena v nobenem od
ostalih stebrov ali gred, predstavljajo rezultati druge analize koné¢ni rezultat. Ceprav so se strizno
porusili le trije stebri, je to prispevalo k znatnemu zmanjSanju globalne duktilnosti konstrukcije, kar je
posledica etaznega plasticnega mehanizma v tretji etazi (slika 4.14).

Izracunane vrednosti za kapaciteto pomikov in pospeSkov tal so prikazane v preglednici 4.6.
Kapaciteta pospeSkov tal za intaktno konstrukcijo znasa a,, =0.32 g in se v dobi petdesetih let
postopoma zmanjSuje. Zaradi pravila enakosti elasti¢nih in neelasticnih pomikov (T =0.85s>T¢) je
zmanjSanje kapacitete pospeskov sorazmerna redukciji kapacitete pomikov in znaSa priblizno 17.5 %
primerjavi s zacetno vrednostjo v casu ¢t =0.

250

Legenda:
= Zacetno stanje (=0)
200 F- - 10 - 40 let po zacetku korozije
~ 50 let po zacetku korozije
é (brez upostevanja strizne porusitve)
Lf 150 50 let po zacetku korozije
= / (z upostevanjem strizne porusitve)
'i 100 - O 1: Maksimalna nosilnost
g ©  2: Porusitev zunanjih dveh stebrov
E / 3 3 3 3 O 3: Porusitev moc¢nega stebra
50 / o S R N | @ 4:Mejno stanje NC
/
0 : : : ;
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Slika 4.13: Obtezno-deformacijske krivulje intaktne in degradirane konstrukcije zaradi vpliva korozije. V
slednjem primeru, je obtezno-deformacijska krivulja prikazana za vsako naslednjo dekado po zacetku delovanja
korozije.

Figure 4.13: The pushover curves for the initial conditions and for the degraded structure due to the effects of
corrosion. In latter case, the pushover curves are calculated successively every 10 years after corrosion initiation.

Preglednica 4.6: Kapaciteta pomikov in kapaciteta pospeskov za mejno stanje blizu porusitve. Rezultati so
prikazani za zacetno stanje brez upo$tevanja korozije (At = 0 let) ter za degradirano konstrukcijo v zaporedju
vsakih naslednjih deset let po zacetku delovanja korozije (A¢r=10—50 let) .

Table 4.6: The displacement and acceleration capacities at near-collapse limit state. The results are presented for
the initial condition (At = 0 years) and for the degraded structure, successively every 10 years after the
corrosion initiation (A¢ =10— 50 years) .

Stanje AT (let) D, (m) Qg ne (g )
Zacetno 0 0.114 0.321
10 0.112 0.316
20 0.111 0.313
Korozija 30 0.109 0.308
40 0.107 0.302
50 0.094 0.265

(XSO*X())/XOI —-17.5% =175 %
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Slika 4.14: Poskodovanost konstrukcije v mejnem stanju blizu porusitve. Poskodbe so prikazane za: a) intaktno
konstrukcijo, brez upostevanja korozije, ter za degradirano konstrukcijo po b) dvajsetih letih ter c) in d)
petdesetih letih po zacetku delovanja korozije. Primer c¢) se nanaSa na racun poskodovanosti brez upostevanja
strizne porusitve stebrov, za primer d) pa se striznih porusitev stebrov uposteva priblizno. Opomba: legenda v
angleskem jeziku je del izpisa programa PBEE toolbox.

Figure 4.14: The structural damage for the near-collapse limit state. The damage is presented for: a) the initial
condition and for the corroded conditions after b) twenty and c) and d) fifty years of the degrading process. The
example c) refers to the calculation of damage without consideration of shear failure, whereas in the case d) the

shear failure is approximately simulated.

4.2.3 Ocena pricakovanega Stevila prekoracitev mejnega stanja NC

Potresno tveganje stavbe smo izracunali po metodi na osnovi intenzitete. Za razli¢na obdobja znotraj
petdesetih let smo dolocili srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja NC, ter pricakovano

skupno stevilo prekoracitev 1,. .

7, smo izracunali na dva nacina, in sicer numeri¢no, z integracijo izraza:

e (t0.80) = [ [ P (ae (2) <5)[dH (a )| d. (4.9)

0

kjer je a, maksimalni pospeSek tal in a,- kapaciteta maskimalnega pospeska tal, ter analiti¢no, tako
da smo pomnozili povpre¢no vrednost srednje letne frekvence A..° z dolzino izbranega Casovnega
intervala At . Pritem smo A, izracunali analiti¢no z enacbo (3.40):

o' At
e’ —1
0
AI‘IJL"/g = >\nc T AL

&' At

kjer je \.. srednje letna frekvenca prekoracitve intaktne konstrukcije (glej enacbo (3.28)):
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)=

Ao =H (a; ).J(afm)’

g.nc

¢’ pa je faktor, ki zajema vpliv staranja konstrukcije zaradi neugodnega delovanja korozije v obdobju
At (enacba (3.34)):

d)/:_ kAt,ln(l_,y (P'At)é/ag,nc)—i_k%ﬂ/z'
p-

Analiti¢na vrednost 7),. se razlikuje od numeri¢ne predvsem v tem, da moramo za reSitev zgornjih
enaCb predpostaviti analiticno obliko kapacitete pospeskov v odvisnosti od ¢asa ter krivulje potresne
nevarnosti, medtem ko uposStevamo v integralu (4.9) izraCunane vrednosti kapacitete pospeskov in
dejansko krivuljo potresne nevarnosti na obmocju na katerem se nahaja konstrukcija. Kapaciteto
pospeskov v ¢asu smo zato aproksimirali z analiti¢no funkcijo (3.25):

Agnec(t) =0, —y 1.

Pri tem smo upoStevali dve razli¢ni obliki funkcije a, . (t) , in sicer linearno in poten¢no. V primeru
linearne oblike je 6 =1, parameter -y, ki smo ga dolocili po metodi najmanjSih kvadratov glede na
izratunane vrednosti a,,., pa znaSa y=7.56-10"*. TakSna aproksimacija razen na obmocju proti
koncu intervala ¢t = [0,50] precej podceni izracunane vrednosti kapacitete pospeskov (slika 4.15). Zato
boljso resitev predstavlja potencna oblika. Parametra v in 6 v tem primeru znasata ¢ =2.62 in
~v=0.155-10-.
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Slika 4.15: Kapaciteta pospeskov v mejnem stanju blizu porusSitve v odvisnosti od ¢asa. Slika prikazuje
izraGunane vrednosti ter linearno in potenc¢no obliko aproksimacijske funkcije v odvisnosti od ¢asa.

Figure 4.15: The acceleration capacities at the near-collapse limit state over time. The figure illustrates the
calculated near-collapse points versus the linear and power-law approximations over time.
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Upostevali smo krivuljo potresne nevarnost za JV del Republike Slovenije (glej Dolsek in Fajfar,
2008a) (slika 4.16), ki smo jo v skladu z enacbo (3.9) aproksimirali s funkcijo

H<ag,nc ) == kO N ag,ncik
na intervalu [0.25 -agh., 1.25- ag,ﬂc] , kjer je af,. kapaciteta pospeskov za degradirano konstrukcijo v
Casu t, + At . Potrebno je poudariti, da za oceno \.® potrebujemo zgolj parameter k, s katerim
. v . . 2 2
izratunamo faktorja ¢’ in exp(’%-  £CRU
krivulje potresne nevarnosti. Na ta nafin deloma zmanj$amo napako, ki jo storimo z aproksimacijo

), medtem ko vrednost H (ag,,w) dolo¢imo neposredno iz

krivulje potresne nevarnosti. Parameter £ smo dolocili z metodo najmanjsih kvadratov in znasa 2.42.

1 : :
\\ i —— Krivulja potresne nevarnosti
\ | —— Aproksimacija |
L N . ® M¢jnostanjeNC |
\ @ Poyratne dobe: ;- 225 let
N 3 - 475 let
2 N ' ' - 2475 let

Potresna nevarnost H(s)

0 0.1 0.2 0.3 0.4
Maks. pospesek tal ag (g)

Slika 4.16: Krivulja potresne nevarnosti in njena aproksimacija. Na krivulji potresne nevarnosti so oznacene
izraCunane vrednosti a, ,. ter intenzitete, ki ustrezajo 225-, 475- in 2475-letni povratni dobi.

Figure 4.16: The seismic hazard curve and its power-law approximation. The calculated a, ,. marked on the
hazard curve are compared with those corresponding to the return period of 225, 475 and 2475 years.

Za standardno deviacijo kapacitete pospeskov smo predpostavili vrednosti S,y =0.28 in
Bugck = 0.64, ki sta bili izraCunani v predhodni $tudiji z dinamic¢no verjetnostno analizo (Dolsek,
2009). Podobno vrednost za 3,y smo za primer trietazne AB konstrukcije izracunali z razsirjeno
metodo IN2 (glej poglavje 4.1). Predpostavili smo konstantne vrednosti B,cy in Bucr v Casu. Zato
smo za dologitev faktorja ¢’ upostevali ¢, =0.

Srednje letne frekvence prekoracitve mejnega stanja A, in pricakovano skupno $tevilo prekoracitev
M. SO izpisane v preglednici 4.7. Vrednosti \,. in 7, so izraCunane za intaktno konstrukcijo za
obdobje 50. let, ter za degradirano konstrukcijo v razli¢nih obdobjih znotraj obdobja 50 let. Poleg tega
razpredelnica 4.6 lo¢i numeri¢ne vrednosti 7,. in dve vrsti analiti¢nih reSitev, ki upoStevata linearno
in poten¢no aproksimacijo a, . (t) .

Oglejmo si najprej numericno resitev, ki v naSem primeru predstavlja najbolj toCen rezultat. Rezultati
kazejo, da se pricakovano skupno Stevilo prekoracitev mejnega stanja NC v petdesetih letih poveca za
priblizno 7.5 %, ¢e na konstrukcijo deluje korozija. V tem primeru je pri¢akovati, da bo konstrukcija v
petdesetih letih presla v mejo stanje NC priblizno 8.56-10-2 -krat. Nekoliko visje vrednosti 7,. dajejo
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analiti¢ne reSitve. V primeru linearne aproksimacije a, ,. (t) pricakovano skupno Stevilo prekoracitev
znasa 11.8-10~2 v primeru potenéne aproksimacije pa 10.8-1072.

Preglednica 4.7: Pri¢akovano skupno Stevilo prekoracitev 7,. in srednja letna frekvenca prekoracitve mejnega
stanja NC )\, . Poleg empiri¢nih vrednosti 7,. so prikazane tudi vrednosti numericne integracije po enacbi (4.9).

Table 4.7: The expected number of events 7,. and the mean annual frequency \,. of exceedance of the near-
collapse limit state. Estimated values of 7),. according are compared to the solution based on the numerical
integration of Eq. (4.9).

Stanje Cas Pricakovano stevilo prekoracitev MS NC 7, (1072) Done (10’2)
At (leta) Numeri¢na Aproksimacija Linearna
resitev viSjega reda aproksimacija

1 0.16 0.20 0.20 0.20

10 1.62 2.02 2.08 0.21

Degradirana 20 3.27 4.06 4.28 0.22

konstrukcija 30 4.97 6.16 6.62 0.23

40 6.72 8.37 9.11 0.25

50 8.56 10.8 11.8 0.36

Brez korozije 50 7.96 10.1 10.1 0.20

*(Xdeg, 50— Xnodeg, 50 ) | Xnedeg,50 7.5% 6.9 % 16.8 % 80 %

Xdeg,50 1N Xy04eg,50 S€ Nanafata na stanje po 50 letu z in brez upoStevanja neugodnega delovanja
korozije.

Bolj nazoren vpogled dobimo, ¢e rezultate graficno predstavimo. Na sliki 4.17 smo na vodoravni osi
oznacili ¢as v letih, na navpicni osi pa pricakovano skupno Stevilo prekoracitev mejnega stanja NC.
Vidimo lahko, da analiti¢na resitev v primerjavi z numeri¢no preceni vrednosti 7,. za priblizno 26 %,
¢e kapaciteto pospeskov v ¢asu aproksimiramo s potencno funkcijo. Vendar tako veliko odstopanje
analiti¢ne in numeri¢ne resitve ne izhaja le iz aproksimacije kapacitete pospeskov, pa¢ pa je predvsem
posledica aproksimacije funkcije potresne nevarnosti, ki smo jo upostevali v analiti¢ni resitvi. Dodatne
analize so namre¢ pokazale, skoraj popolno ujemanje analiticne in numeri¢ne reSitve, ¢e smo v
integralu v enacbi (4.9) namesto dejanske krivulje potresne nevarnosti upostevali njeno aproksimacijo
v obliki H (ag,,,c ) =ko-a,, *.Ne glede na to, pa analiti¢na resitev s potencno aproksimacijo a, . (t)
zadovoljivo dobo oceni povecanje potresnega tveganja zaradi korozije. Kar pa ne velja za analiticno
reSitev z linearno aproksimacijo a, . (t) , saj ta slabo zajame izrazito nelinearen vpliv korozije na
izraCunano kapaciteto pospeskov.

Ce upostevamo le rezultate numeriéne resitve in analiti¢ne reditve s poten¢no aproksimacijo Ag e (t) ,
je povecanje pricakovanega Stevila prekoracitev mejnega stanja NC v petdesetih letih majhno in znaSa
6.9 do 7.5 %. To je posledica tega, da se velik del redukcije kapacitete zgodi Sele v 48. letu delovanja
korozije. V preteznem delu integracijskega intervala se zato upoStevajo nizje vrednosti potresne
nevarnosti zaradi visje kapacitete pospeskov (glej sliko 4.16), razen v zadnjih dveh letih, ko kapaciteta
pospeskov zaradi striznih porusitev kriti¢nih stebrov pade na 0.265 g. Pricakovano $tevilo prekoracitev
M. V petdesetih letih zajema prekoracitve mejnega stanja NC na celotnem obravnavanem obmocju.
Povecanje 7,. za 6.9 do 7.5 % zaradi vpliva korozije zato ni proporcionalno povecanju srednje letne
frekvence A, v petdesetem letu delovanja korozije, ki je za 80% vecja v primerjavi z srednjo letno
frekvenco pri ¢asu 1t =0.
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Zaradi naStetega ima korozija vecji vpliv, e potresno tveganje ocenimo za obdobje naslednjih
petdeset let, kar je obicajno v primeru podaljSanja uporabne dobe stavbe. Predpostavimo, da nadaljnje
delovanje korozije vpliva na dodatno zmanjsSanje kapacitete pospeskov. Zato lahko spodnjo mejo
pricakovanega Stevila prekoracitev v naslednjih petdesetih letih ocenimo, ¢e upostevamo srednjo letno
frekvenco A, kar v petdesetem letu po zaCetku korozije (/\m. :0.36><10*2). V tem primeru ima
korozija znaten vpliv, saj se pricakovano skupno Stevilo prekoracitev v naslednjih petdesetih letih
poveca kar za 67 % in znaSa: 7n,. = 0.0036-50=0.18.

Na tem mestu naj Se enkrat poudarimo, da je v obravnavanem primeru to¢nost rezultatov analiticne
reSitve predvsem odvisna od nacina kako aproksimiramo krivuljo potresne nevarnosti. Poleg oblike
analiti¢ne funkcije je pomembno predvsem obmocje, na katerem aproksimiramo krivuljo. Na primer,
natan¢nost rezultatov analiticne metode lahko bistveno izboljsamo, ¢e za zgornjo mejo aproksimacije
namesto 1.25-ay,. izberemo 1.0-ag,. . V tem primeru znasa skupno Stevilo prekoraditev mejnega
stanja NC 7, =8.51-107%, kar je le 0.5 % vec¢ od to¢nej$e numeri¢ne vrednosti.
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Slika 4.17: Pricakovano Stevilo prekoracitev mejnega stanja blizu porusitve. Slika prikazuje rezultate numeri¢ne
integracija enacbe (4.9) ter empiri¢no resitev z upostevanjem linearne in potenéne aprokcimacije kapacitete
pospeskov v ¢asu.

Figure 4.17: The expected number of exceedances of the near-collapse limit state over time. The results are
presented for the analytical closed-form solution and for the numerical integration of eq. (4.9) based on the linear
and power-law approximation of acceleration capacity over time.

4.2.4 Komentar rezultatov in zakljucki

Glavna poenostavitev, ki smo jo upoStevali v analizi, se nanasa na model korozije. Analiticno
modeliranje pojavov korozije v armiranem betonu je namre¢ zelo kompleksno, zato moramo pri
modeliranju sprejeti vrsto poenostavitev, ¢e zelimo izracunati globalni odziv. V naSem primeru, smo
korozijo modelirali tako, da smo v izpostavljenih elementih uposStevali le zmanjSanje prereza
armaturnih palic zaradi predpostavljenega zmernega korozijskega toka. Privzet model je po eni strani
konservativen, saj v izpostavljenih elementih upoStevamo enakomerno korozijo. Po drugi strani pa
smo zanemarili nekatere druge ucinke korozije, kot so odpadanje betona, zdrs armature in zmanjSanje
duktilnosti armature, ki dodatno zmanjSujejo nosilnost elementov in s tem povecajo potresno tveganje.
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Na podlagi analize Stirietazne konstrukcije smo ugotovili, da ima korozija vpliv na povecanje
potresnega tveganja. Ceprav pove¢anje priakovanega §tevila prekora¢itev mejnega stanja NC v
petdesetih letih ni veliko (7 %), se je pokazalo, da lahko korozija privede do lokalnih (striznih)
porusitev stebrov. To znatno poveca potresno tveganja na letni ravni. V obravnavanem primeru, se je
izkazalo, da se srednja letna frekvenca prekoracitve ob koncu petdesetletnega obdobja poveca za
80 %, Ce upostevamo vplive korozije.

Vpliv korozije na potresni odziv smo preverili tudi za starejSo trietazno konstrukcijo iz poglavja o
fizikalnih in modelnih negotovostih (glej prilozen ¢lanek v prilogi C). V tem primeru smo potresno
tveganje ocenili z uporabo metod na osnovi pomikov in intenzitete. Rezultati kazejo, da obe metodi
dajeta podobne rezultate ob pogoju, ¢e ustrezno izberemo standardne deviacije parametrov odziva.
Ugotovili smo zmeren vpliv korozije na potresno tveganje za mejno stanje blizu porusitve.
Pri¢akovano Stevilo prekoracitev mejnega stanja upogibne porusitve, kot tudi srednja letna frekvenca,
se povecata za 7 do 9 %, ¢e uposStevamo neugodno delovanje korozije. Ve¢ podrobnosti o rezultatih
analize starejSe trietaazne stavbe je podanih v ¢lanku v prilogi C.
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5 Vpliv negotovosti na potresno tveganje AB
okvirov s polnili

Modeliranje odziva AB okvirov s polnili pri potresni obtezbi je povezano s Stevilnimi negotovostmi in
Se vedno slabo raziskano. Zelo malo je modelov, s katerimi bi lahko na nivoju konstrukcije upostevali
vse fenomene, ki se pojavijo na takih stavbah med potresi. Modeliranje AB okvirov s polnili je Se
posebej tezavno v nelinearnem obmocju in zato precej negotovo. Kljub temu se potresni odziv AB
okvirov s polnili §e vedno pogosto doloc¢a deterministi¢no, saj je analiza AB okvira s polnili Ze sama
po sebi teZzavna, poleg tega pa analiza stohasticnega modela zahteva veliko Stevilo simulacij, ki so
racunsko zahtevne. Pomemben del v analizi negotovosti, zato predstavlja analiza obcutljivosti, ki je
namenjena predvsem prepoznavanju tistih parametrov, ki imajo najvecji vpliv na potresni odziv. Ti
parametri so nato lahko predmet nadaljnjega raziskovanja z namenom, da se ovrednoti vpliv na
konstrukcijo, ali da se na podlagi dodatnih teoreti¢nih ali eksperimentalnih raziskav posku$a zmanjsati
negotovosti v dolocitvi tistih vhodne parametrov modela, ki imajo najvecji vpliv na parametre
potresnega odziva.

Prvi primer, ki je prikazan v tem poglavju, zato obsega dolocitev obcutljivosti parametrov potresnega
odziva izbranih AB okvirov s polnili na fizikalne in modelne negotovosti. Parametre potresnega
odziva, ki smo jih dolo¢ili v mejnem stanju omejenih (DL) in pomembnih poskodb (SD) ter v mejnem
stanju blizu porusitve (NC), smo izracunali z metodo N2 (Fajfar, 2000, Dolsek in Fajfar, 2004) ter z
uporabo nelinearnega modela konstrukcije z rotacijskimi plastiénimi ¢lenki in enojnimi tlatnimi
diagonalami. Tako model kot analiza sta poenostavljena, kar omogoca analizo Stevilnih primerov na
realnih konstrukcijah. Neupostevanje vpliva polnila na povecanje strizne obremenitve stebra se lahko
pokaze kot najve¢ja pomanjkljivost uporabljenega modela. To smo pokazali tudi v drugem primeru
tega poglavja. Kljub temu, da je metoda N2 enostavna, smatramo da je dovolj natan¢na za
obcutljivostno analizo, saj smo za doloCitev ciljnega pomika uporabili posebne neelasti¢ne spektre
odziva, poleg tega pa se pri AB polnilih pogosto tvorijo plasticni mehanizmi v eni ali preko vec
spodnjih etaz, kar precej dobro ustreza mehanizmom porusitve, ki jih dolo¢imo z nelinearno staticno
analizo.

Model, ki smo ga uporabili v prvem primeru, je zadosten za doloCitev globalnih parametrov
potresnega odziva stavbe, ¢e imajo armiranobetonski elementi dovolj visoko strizno odpornost, da se
ne porusijo preden odpovedo polnila. Za modeliranje in analizo Sibkih AB okvirov z mo¢nimi polnili
pa potrebujemo model, ki omogoca interakcijo med polnili in stebrom okvira ter simulira strizne
porusitve armiranobetonskih elementov. Ta fenomen porusitve smo priblizno upostevali v okviru
drugega primera, kjer doloCimo potresno tveganje Stirietazne stavbe. Uporabili smo iterativen
postopek nelinearne stati¢ne analize iz poglavja 3.3. Za izbrano konstrukcijo smo ocenili povecanje
potresnega tveganja zaradi vpliva striznih porusitev stebrov.
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5.1 Ob¢utljivost parametrov potresnega odziva na fizikalne in
modelne negotovosti AB okvirov s polnili

Obcutljivostno analizo smo opravili za §tiri razlicne AB okvire s polnili. Okvir A je ravninski in brez
vecje potresne odpornosti. Zasnova okvira A je enaka zasnovi okvira iz poglavja 4.2, s tem, da ima v
etazah in po visSini enakomerno razporejena opecna polnila (glej sliko 5.1a).

Okvir B je prostorski okvir z zasnovo sodobne konstrukcije iz poglavja 4.1. Ta okvir je z razliko od
okvira A projektiran v skladu s standardom za potresnoodporno gradnjo (SIST EN 1998-1, 2004)
kot konstrukcija z visoko stopnjo duktilnosti (DCH). Okvir B je simetriCen v analizirani smeri.
Zunanja okvira v simetri¢ni smeri zapolnjujejo polnila, ki so enakomerno razporejena po visini
konstrukcije (slika 5.1b).

Tretja konstrukcija, ki smo jo analizirali, je starejSa AB konstrukcija, projektirana v skladu s predpisi,
ki so veljali v Italiji med leti 1950 in 1980 (RDL 2229, 1939). Konstrukcija je dvojno-simetri¢na in
ima polnila v zunanjih okvirih, ki so enakomerno razporejena po visini konstrukcije (slika 5.1c). Ker
smo konstrukcije analizirali za posamezne smeri obremenjevanja, smo tretjo konstrukcijo analizirali v
vzdolzni (X) in precni (Y) smeri. VzdolZzno in pre¢no smer konstrukcije bomo zato obravnavali kot
dva locena primera (okvira C in D).

Materialne karakteristike okvirov A in B smo privzeli na podlagi podatkov iz dokumentacije
eksperimentalnih preiskav (Fardis, 1996, Carvalho in Coelho, 2001, Calvi in Santini, 1994). Srednja
tlacna trdnosti betona in srednja natezna trdnost jekla na meji teCenja znaSata 16 MPa in
343 MPa. Vsa polnila so debeline 12 cm. Njihova trdnost na meji razpokanja znasa 0.575 MPa, strizni
modul pa je 1.171 GPa (Coelho, 1999).

Trdnost betona in jekla za okvir B znasata 42 in 580 MPa. Debelina polnil tega okvira je enaka 19 cm
in ima trdnost na meji razpokanja 0.28 MPa ter strizni modul 1.24 GPa (Calvi in Santini, 1994).

Karakteristike betona in jekla za armiranje okvirov C in D smo ocenili na podlagi podatkov
eksperimentalnih raziskav vgrajenega materiala, ki so ga v Italiji uporabljali v obdobju med leti 1950
in 1980 (glej Verderame in sod., 2001, 2010). Povprecna srednja tla¢na trdnost betona iz tega obdobja
znasa 25 MPa, trdnost jekla na meji teCenja pa 370 MPa, zato smo slednji vrednosti uporabili v tej
Studiji. Za opecna polnila okvirov C in D smo prevzeli karakteristike okvira B.

Elasti¢ni modul polnil smo ocenili na podlagi priporocil italijanskega predpisa (Circ. M.LL.PP. 617,
2009). V vseh primerih smo tako privzeli vrednosti, ki so za faktor 10/3 vecje od pripadajocih
vrednosti striznega modula.
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Slika 5.1: Geometrija izbranih okvirov s tipicnimi prerezi stebrov in gred.

Figure 5.1: The geometry of the selected frames and the typical cross-sections of columns and beams.
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5.1.1 Matemati¢ni model in slu¢ajne spremenljivke

Uporabili smo enostaven nelinearni model. Stebre in grede smo modelirali z linijskimi kon¢nimi
elementi z rotacijskimi plasti¢nimi ¢lenki, posamezno opecno polnilo pa z dvema diagonalama, ki sta
nosilni samo v tlaku. Na podlagi rezultatov eksperimentalnih raziskav (npr. Fardis, 1996, Carvalho in
Coelho, 2001) smo predpostavili, da imajo stebri in grede izbranih okvirov zadostno strizno nosilnost
in da upogibna porusitev nastopi pred strizno porusitvijo. Ceprav je model preprost, se v svetu pogosto
uporablja za dolocitev globalnega odziva AB okvirov s polnili (npr. Klinger in Bertero, 1976,
Panagiotakos in Fardis, 1996, Rodrigues in sod., 2010), saj je numeri¢no stabilen in racunsko
nezahteven. Ker z diagonalo, ki poteka med vozlis¢i stebrov in gred, ne moremo pravilno simulirati
lokalnih vplivov na stebre zaradi interakcije s polnili, se je potrebno zavedati, da z enostavnimi modeli
lahko precenimo nosilnost in duktilnost okvirov s polnili.

Rotacijske plasticne Clenke smo Ze opisali v poglavju z AB okviri (glej cetrto poglavje). V
nadaljevanju bomo zato opisali model polnil, ki je bil za namen te Studije vgrajen v program PBEE
toolbox (glej Dolsek, 2010, Ricci, 2010).

Dolocitev ovojnic sila - pomik tla¢nih diagonal. Nelinearno obnasanje tlaénih diagonal smo opisali z
ovojnicami sila - pomik, in sicer po postopku, ki ga predlagajo Fardis in soavtorji (Panagiotakos in
Fardis, 1996, Fardis, 1996). Ovojnico sila - pomik razdelimo na S$tiri obmocja, ki jih opiSemo z
odsekoma ravnimi ¢rtami (glej sliko 5.1). Prva veja ovojnice pripada elasticnemu odzivu polnil z
zacetno togostjo in nosilnostjo na meji razpokanja:

GwAw
Kel = hw s (5 . 1)
E‘r = TcrAw 5 (52)

kjer je A, plos¢ina preseka polnila v vodoravni smeri, G, strizni modul, 4, viSina polnila in 7,
trdnost na meji razpokanja. Druga veja ovojnice pripada obmodju razpokanja do maksimalne
nosilnosti. Maksimalno nosilnost smo priblizno ocenili z enacbo (Fardis, 1996):

Enax:1-3O'Era (53)

pripadajoci pomik pa smo izracunali na podlagi sekantne togosti:
Ksec = &COSZ @, (54)

kjer je b,, predpostavljena Sirina tlaéne diagonale v polnilu (Mainstone, 1971):

b, =0.175(4h,) " d,, (5.5)

in A, parameter, ki uposteva vpliv togosti sodelujocega AB okvira na Sirino diagonale b, :
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E,t,sin(2
1, = | Eutysin(29) (5.6)
AE.Lh,

Ostali parametri v enac¢bah (5.4-5.6) so:

e FE in E. elasti¢na modula opecnih polnil in AB okvira,
o I, vztrajnostni moment prerezov stebrov,

e (@ =atan (hw / lw) naklon tla¢ne diagonale,

e /[ in A, dolzina in vi$ina polnila,

o d,=+I>+h dolzino diagonale.

Tretja veja ovojnice sila - pomik pripada obmoc¢ju mehcanja. Predpostavljena je linearna negativna
togost vse do minimalne preostale nosilnosti. Negativna togost je povezana z elasti¢no togostjo preko

parametra « :

Kdeg =—0(Ke, . (57)

Parameter @ smo dolocili na podlagi podatkov, ki jih navajata Panagiotakos in Fardis (1996). Na
podlagi omejenega Stevila eksperimentov sta ugotovila, da se vrednosti « gibljejo med 0.005 do 0.1,
pri cemer manjSa vrednost pripada duktilni porusitvi (z diagonalnimi razpokami po regah in zidakih),
vecja vrednost pa pripada krhki porusitvi (z diagonalnimi razpokami izkluéno po zidakih). V $tudiji
smo predpostavili kombinirani mehanizem porusitve. Zato smo za « upostevali povpreCje zgoraj

navedenih vrednosti « ~ 0.05.

Zadnja veja ovojnice predstavlja obmogje porusitve. Ceprav je v tem obmod&ju diagonala Ze porusena,
ima polnilo $e vedno neko minimalno preostalo nosilnost v primeru, da ne pade iz svoje ravnine.
Konservativno smo predpostavili, da je preostala nosilnost enaka 2% maksimalne nosilnosti polnil.

Nekatere tipi¢ne ovojnice tlaénih diagonal analiziranih okvirov so prikazane na sliki 5.2b. Prikazane
ovojnice so transformirane v sile in pomike, merjene v vodoravni smeri.

Sila Okvir A:

A 0.575 MPa
1
lu

Fmax

Tu
G,=1.171 GPa

,=12cm

Okvir B:
7,=0.280 MPa
G,=1.240 GPa

t,=19cm

Folf

Sila (kN)

Okvir C:
7,=0.280 MPa
G,=1.240 GPa

t,=19cm

> 0
Drift 0 0.3 0.6 0.9 1.2 1.5
a) b) Pomik / Visina polnila (%)
Slika 5.2: a) Shematicen prikaz Stiri-linearne ovojnice sila - pomik tla¢nih diagonal, s silami in pomiki,
merjenimi v vodoravni smeri, ter b) ovojnice tlacnih diagonal analiziranih okvirov.

Figure 5.2: a) The schematic figure of the quadri-linear force - displacement relationship of the diagonal struts,
measured in the horizontal direction, and b) the corresponding relationship of the diagonal struts used in the
analysis.
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Slu¢ajne spremenljivke. V obcutljivostni analizi smo upostevali fizikalne in modelne negotovosti, ki
se nana$ajo na: maso konstrukcije, trdnosti betona in jekla, efektivno Sirino plos¢, parametre ovojnic
plasti¢nih ¢lenkov stebrov in gred ter parametre, s katerimi opiSemo karakteristike polnil, kot so
trdnost na meji razpokanja, elasti¢ni in strizni modul ter negativna togost polnil. Karakteristike
negotovih parametrov so izpisane v preglednici 5.1.

Za vecino negotovih parametrov smo predpostavili, da se porazdeljujejo po logaritemsko normalni
porazdelitvi, kar je pogosta predpostavka tudi v nekaterih drugih Studijah v svetu (glej preglednico
5.1). Najvecji koeficient variacije pripada karakteristicnim rotacijam plasti¢nih ¢lenkov ter trdnosti na
meji razpokanja in elasticnemu in striznemu modulu polnil, saj ti parametri sodijo med najbolj
negotove. Visoka negotovost je povezana tudi z doloCevanjem negativne togosti polnil. Zato je v
splosnem koeficient variacije parametra o visji od 0.2, ki smo jo privzeli na podlagi rezultatov
eksperimentalnih raziskav (glej Rota in sod., 2010).

Preglednica 5.1: Statisti¢ni podatki izbranih sluc¢ajnih spremenljivk. Mmediane sluéajnih spremenljivk, ki se
nana$ajo na sodelujoco Sirino plos¢ in karakteristi¢ne rotacije plasti¢nih ¢lenkov stebrov in gred, se med
posameznimi elementi razlikujejo. Mesta oznacena s posevnico "/" zato oznacujejo vrednosti pripadajocih
kolicin, izra¢unanih s progrmaom PBEE toolbox (Dolsek, 2010).

Table 5.1: The statistical characteristics for the input random variables. Note that the values of the effective slab
widths and those of the rotational capacities of the plastic hinges in the columns and beams differ from element
to element. The sign "-" therefore means the best-estimated value for the corresponding variable, calculated
using the PBEE toolbox (Dolsek, 2010).

Spremenljivka Mediana Statisti¢ni podatki Vir
Okvir A Okvir B gkl:]r; Ii(;jf' Porazdelitev

Trdnost betona Sfem 16 MPa 42 MPa 25 MPa 0.20 Normalna Verderame in sod. (2001)
Trdnost jekla o 343 MPa 580 MPa 370 MPa 0.05 Log. Normalna FEllingwoood in sod. (1980)
Masa
1. etaza 46t 971t 173 t
2. etaza 46t 95t 173 t

m 0.10 Normal Ellingwoood in sod. (1980)
3. etaza 46t 95t 173t
4. etaza 40t 88t 173 t
Ef. $irina plos¢ bey / / / 0.20 Normal Haselton (2006)
Zacetna togost:
stebri Oy / / / 0.36 Log. normalna Panagiotakos in Fardis
grede Oy / / / 0.36 Log. normalna (2001)
Mejna rotacija:
stebri Oy / / / 0.40 Log. normalna Perus in sod. (2006)
grede Oup / / / 0.60 Log. normalna Panagiotakos in Fardis
Opecna polnila: (2001)
trdnost Ter 0.58 MPa 028 MPa  0.28 MPa 0.30 Log. normalna Dymiotis in Kappos (2001)
strizni modul G, 1.17 GPa 1.24 GPa 1.24 GPa 0.40 Log. normalna Calvi in sod. (2004)
elasti¢ni modul E, 390 GPa  4.13GPa  4.13 GPa 0.40 Log. normalna Calvi in sod. (2004)
parameter 0.05 0.05 0.05 020  Log. normalna Rota in sod. (2010)

negativne togosti
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Za vecino negotovih parametrov smo predpostavili, da so medsebojno neodvisni, razen za
karakteristicni rotaciji stebrov in gred na meji teCenja in v mejnem stanju blizu porusitve. Za ti dve
rotaciji smo predpostavili korelacijski koeficient 0.5. Klub temu nekatere slucajne spremenljivke
vplivajo na ve¢ mehanskih koli¢in. Na primer, trdnosti jekla in betona ter sodelujoCa Sirina plos¢
vplivajo na togost, nosilnost in na rotacijsko kapaciteto plasti¢nih ¢lenkov stebrov in gred. Podobno
velja tudi za polnila, kje smo upostevali popolno korelacijo nosilnosti na meji razpokanja in
maksimalne nosilnosti (glej enacbo (5.3)).

Za parametre, ki pripadajo posameznemu tipu konstrukcijskih elementov, smo upostevali popolno
prostorsko korelacijo. Slednja predpostavka v sploSnem ni realna. Zato se je potrebno zavedati, da so
mere obcutljivosti parametrov potresnega odziva nekoliko konservativne. Vec o prostorski korelaciji
je napisanega v poglavju 4.1.4.

5.1.2 Rezultati analize obcutljivosti parametrov potresnega odziva

V nelinearni staticni analizi smo upostevali razporeditev vodoravnih sil po viSini konstrukcije v skladu
s prvo nihajno obliko v pozitivnih smereh, oznacene na sliki 5.1. Potresno obtezbo smo definirali z
elasticnim spektrom pospeskov v skladu z Evrokodom 8 za tip tal B. Faktor tal znasa S =1.20,
karakteristi¢ni nihajni ¢asi v spektru pospeskovpaso 7; =0.15s, 7 =0.50 s in 7, =2.0s.

Parametre potresnega odziva smo dolocili za mejna stanja omejenih (DL) in pomembnih poskodb
(SD) ter za mejno stanje blizu porusitve (NC). Predpostavili smo, da je mejno stanje DL prekoraceno
pri pomiku, pri katerem polnila dosezejo maksimalno nosilnost. Mejno stanj pomembnih poskodb SD
smo definirali s pomikom, pri katerem odpovejo polnila v kriti¢ni etazi, za mejno stanje NC pa smo
predpostavili, da je prekoraceno, ko rotacija v enem od stebrov doseze mejno rotacijo.

Obcutljivost kapacitete pomikov in kapacitete pospeSkov v mejnih stanjih DL, SD in NC smo
izracunali enako kot v poglavju o vplivu negotovosti na odziv AB okvirov (poglavje 4.2). Za vsako
konstrukcijo smo tako poleg osnovnega modela analizirali 24 razlicnih modelov (skupno 96), v katerih
smo spreminjali vrednosti posameznih slucajnih spremenljivk na 16. oz. 84. kvantil, medtem ko smo
za vse ostale slucajne spremenljivke upostevali njihove nominalne vrednosti. Obcutljivost parametrov
potresnega odziva smo nato ocenili z enacbo (4.1).

Rezultati nelinearne staticne analize. Za razumevanje vpliva fizikalnih in modelnih negotovosti na
potresni odziv AB okvirov, je potrebno najprej poznati otezne-deformacijske krivulje osnovnih
modelov. Zaradi velike togosti in nosilnosti polnil imajo AB okviri relativno visoko nosilnost, ki je v
danih primerih v povpre¢ju kar dvakrat ve¢ja od nosilnosti ¢istih okvirov (slika 5.3). Ker so opecna
polnila ob enem zelo tog in krhek element, je maksimalna nosilnost AB okvirov dosezena pri
razmeroma majhnih pomikih. S povecevanjem pomikov se polnila pricnejo drobiti. Zato nosilnost po
dosezeni maksimalni nosilnosti pada dokler se v kriti¢ni etazi ne porusi zadnje polnilo. Nato nosi le Se
AB okvir.

Da polnila pomembno vplivajo na potresno obnaSanje AB okvirov so potrdili tudi rezultati
obcutljivostne analize. Za izbrane konstrukcije velja, da imajo mehanske lastnosti polnil
T+, G, in E, od vseh izbranih sluc¢ajnih spremenljivk najvecji vpliv na togost, nosilnost in kapaciteto
pomikov v mejnih stanjih DL in SD. V redkih primerih lahko trdnost polnil vpliva tudi na obliko
plasticnega mehanizma v mejnem stanju NC. V vseh ostalih primerih ima na kapaciteto pomikov v
mejnem stanju NC najvecji vpliv mejna rotacija stebrov 6, .
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Slika 5.3: Obtezno-deformacijske krivulje in to¢ke mejnih stanj DL, SD in NC za osnovne modele okvirov
A + D ter za modele, v katerih vrednosti slucajnih spremenljivk 7., in E,, (levo)ter G, in 6,.. (desno)
pripadajo 16. in 84. kvantilu.

Figure 5.3: The pushover curves with highlighted DL, SD and NC limit states for the infilled frames A + D. The
pushover curves are presented for the base-case model and for the models, where 7. and E,, (on the left), and
0,.. and G, (on the right) were set to their 16" and 84" fractiles.
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Zaradi nastetega bomo podrobneje obravnavali le vplive slu¢ajnih spremenljivk 7., G,,, E, in 0,...
Vpliv teh spremenljivk na obliko obteznih-deformacijskih krivulj je prikazan na sliki 5.3, medtem ko
so nihajni casi, maksimalne nosilnosti in kapacitete pomikov osnovnih modelov ter najvecje in
najmanjSe variacije teh koli¢in v odvisnosti od variacij sluc¢ajnih spremenljivk izpisane v preglednici
5.2.

Rezultati kazejo, da trdnost polnil 7, obenem vpliva na maksimalno nosilnost konstrukcije in na
kapaciteto pomikov v mejnih stanjih DL in SD. To izhaja iz modela ope¢nih polnil, saj so pomiki
polnil linearno povezani s trdnostjo polnil preko sekantne togosti K, . Zato je razumljivo, da glede na
obravnavane konstrukcije modeli z vecjo trdnostjo polnil doseZejo mejna stanja DL in SD pri pomikih,
ki so v povprecju do 28 % vecji od pomikov osnovnih modelov. Velja obratno, ¢e trdnost polnil
zmanjSamo, se te isti pomiki zmanj$ajo v povprecju za priblizno 17 %. Izjema je le konstrukcija D. Pri
tej konstrukciji je za osnovni model znacilen etazni plasticni mehanizem v drugi etazi (slika 5.4b),
medtem ko se pri modelu z manj$o trdnostjo polnila porusijo v obeh spodnjih etazah. Poveca se
duktilnost, s tem pa tudi pomiki v mejnih stanjih DL in SD (za 36 oz. 74 %). Trdnost ope¢nih polnil
vpliva tudi na plasticni mehanizem okvira A. Pri tem okviru se etazni plasticni mehanizem, ki je za
osnovni model znacilen v prvi etazi, tvori v drugi etazi, ¢e zmanjSamo trdnost polnil na 16. kvantil
(slika 5.4a).

Preglednica 5.2: Nihajni ¢asi, maksimalne nosilnost in kapacitete pomikov v mejnih stanjih DL, SD in NC
osnovnih modelov konstrukcij ter najvecje in najmanjse variacije zaradi variacij najvplivnejsih slucajnih
spremenljivk na 16. oz. 84. kvantil.

Table 5.2: The periods, maximum base shear and top displacements at DL, SD and NC limit states for the base-
case models, and their maximum positive and minimum negative variations, which correspond to variations of
most influential random variables to their 16th and 84th fractiles.

Okvir Nihajna doba Maks. nosilnost Kapaciteta pomikov D, ;s (cm)

T\ (s) Fymax (KN) DL SD NC
A 0.12 1260 2.2 4.4 7.4
B 0.13 1671 1.8 5.2 41.0
C 0.16 3240 1.4 2.4 11.2
D 0.27 1623 1.6 2.9 11.8

Minimum

AT, (%) AFp (%) AD,p; (%) AD,sp (%)  AD,nc (%)
A -12 G¥ 25 7l8 21 7lf 24 rl¢ 26 0,¢
B -11 G¥ 25 78 -28 G 29 78 -30 6,°
C -12 G¥ —26 78 -29 E¥ -17 G¥ -29 6,6
D -9 G¥ 26 7.0 25 78 -21 G¥ 28 6,8

Maksimum

AT, (%) AFp max (%) AD,p; (%) AD,sp (%)  AD,nc(%)
A 15 G 30 78 36 E 30 78 38 6%
B 13 GIf 35 ¥ 66 G 102 78 44 6%
C 14 Gf 33 ¥ 43 ElS 33 GY 43 6%
D 11 Gf 34 ¥ 44 Gf 36 7if 74 !t
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Pomiki v mejnih stanjih DL in SD se manj$ajo z veCanjem striznega modula ope¢nih polnil G, . Na
primer, upostevanje 16. kvantila G, vpliva na poveCanje pomikov konstrukcije za +30 %, v
nasprotnem primeru, ¢e G, povecamo (na 84. kvantil), pa se pomiki zmanjsajo za 12 %. Podoben
vpliv na pomike konstrukcije ima tudi modul elasti¢nosti E,, . To ni posledica le vpliva G,, in E, na
togost konstrukcije, marve¢ tudi posledica razlicne razporeditve poskodovanosti po viSini
konstrukcije. Za razumevanje tega pojava vzemimo primer, da G, zmanjSamo na 16. kvantil. V tem
primeru so obremenitve in s tem poSkodbe polnil enakomerneje razporejene po visini konstrukcije
zaradi ugodnejSega razmerja med togostmi opecnih polnil in okvira. Zaradi enakomernejsih
obremenitev polnil se nosilnost kritiéne etaZe izérpa pri vedjih pomikih. Ce je pri tem okvir $e vedno v
elasticnem obmocju, kjer celokupna precna sila ob vpetju okvira narasca s prirastki pomikov, se ob
tem poveca tudi maksimalna nosilnost konstrukcije (slika 5.3, okviri B, C, D).

Potem, ko se polnila porusijo, je nelinearno obnaSanje konstrukcij odvisno od nosilnosti in
deformabilnosti AB okvirov. Kot reCeno smo v tej Studiji predpostavili, da imajo stebri in grede
zadostno strizno odpornost, da se med obremenjevanjem strizna nosilnost ne izCrpa. Zato imajo mejne
rotacije blizu upogibne porusitve stebrov mocan vpliv na kapaciteto pomikov v mejnem stanju blizu
porusitve (NC), bistveno manjsi vpliv pa majo mejne rotacije gred. Na primer, kapaciteta pomikov v
mejnem stanju NC se zmanjsa za 26 % in poveca za 38 %, e namesto izracunanih (nominalnih)
vrednosti mejnih rotacij stebrov upostevamo vrednosti, ki pripadajo 16. oz. 84. kvantilu.

Ostale slucajne spremenljivke imajo zmeren oz. zanemarljiv vpliv na togost, nosilnost in
deformabilnost izbranih AB okvirov, kar se lepo vidi na Tornado diagramih na sliki 5.5. Tornado
diagrami prikazujejo obcutljivost kapacitete pomikov v mejnih stanjih DL, SD in NC na variacije Sest
najpomembnejsih spremenljivk.
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/ f I i T I
}
u H L] i i i L
+ *
> L >
I
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Slika 5.4: Etazni plasti¢ni mehanizmi in poskodovanost okvirov A in D. Plasticni mehanizmi so prikazani za
osnovna modela ter za modela s 16. kvantilom trdnosti polnil.

Figure 5.4: Soft storey mechanisms and the associated damage of frames A and D. The soft storey mechanisms
are presented for the base-case model as well as for the variation of 7., to its 16™ fractile.
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Slika 5.5: Tornado diagrami za pomike v mejnih stanjih DL, SD in NC za AB okvire A + D. Obcutljivost
kapacitete pomikov je za vsak AB okvir ter za vsako mejno stanje prikazana za Sest najpomembnejsih slucajnih
spremenljivk.

Figure 5.5: Tornado diagrams for the top displacements at the DL, SD and NC limit states for the infilled frames
A + D. The sensitivity of the top displacement of each frame and for each limit state is presented for the six most
important input variables.
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Kapaciteta pospeSkov. Pospeski v mejnih stanjih DL in SD, @, p; in @4 sp, so mocno odvisni od
trdnosti polnil (preglednica 5.3). Da bi to razumeli, si oglejmo primer, ¢e trdnost polnil povec¢amo. To
ima za posledico povecanje maksimalne nosilnosti, kar pomeni vecji spektralni pospesek na meji
tetenja S,y = Fyma /m* v AD formatu, povetajo pa se tudi pomiki v mejnih stanji DL in SD ob
pogoju, da se togost polnil ne spremeni. Za modele z ve¢jo trdnostjo polnil (84. kvantil) so zato
znacilne vi§je vrednosti @, p; in dg sp (za 25 do 41 %). Velja obratno, e upostevamo 16. kvantil 7., ,
se te isti pospeski zmanjSajo (za 21 do 27 %). Izjema je okvir D, pri katerem se bolj tvori plasti¢ni
mehanizem v prvi in drugi etazi, ¢e zmanjSamo trdnost polnil.

Vpliv trdnosti polnil na obliko krivulj IN2 je prikazan na sliki 5.6. Ceprav pove¢anje 7, poveda
kapaciteto pospeskov v mejnih stanjih DL in SD, je vpliv 7. v mejnem stanju NC lahko ravno
nasproten (slika 5.6, okviri B, C in D). Ve¢ja trdnost polnil po eni strani pomeni ve¢jo maksimalno
nosilnost, po drugi strani pa to zmanjsa vrednost faktorja 7, , ki predstavlja razmerje med preostalo in
maksimalno nosilnostjo idealiziranega sistema 7, = F, / F, (slika 3.10b). To pomeni ve¢jo duktilnost
M (glej enacbe 3.74-3.79) in zato manjsi naklon krivulje IN2 v obmoc¢ju mehéanja polnil. V takem
primeru lahko majhen naklon prevlada kljub povecani maksimalni nosilnosti. Zaradi tega se pri
okvirih B, C in D kapaciteta pospeSkov @, nc¢ zmanjSa, ¢e upoStevamo 84. kvantil 7. . Iz istega
razloga se pri okvirith B in C a, y¢ poveca, e upoStevamo 16. kvantil 7., . Pri okviru D ima na
povecanje d, yc najvecji vpliv visoka duktilnost okvira zaradi plasticnega mehanizma v prvi in drugi
etazi.

Preglednica 5.3: Maksimalni pospeski tal osnovnih modelov v mejnih stanjih DL, SD in NC ter najvecje in
najmanjse variacije zaradi variacij najvplivnejsih slucajnih spremenljivk.

Table 5.3: Peak ground accelerations at the DL, SD and NC limit states for the base-case models, and their
maximum positive and minimum negative variations, which correspond to the variations of most influential
random variables to their 16™ and 84" fractiles.

Okvir Maksimalni pospeski tal a, ;s (g)

DL SD NC
A 0.46 0.52 0.57
B 0.32 0.52 2.35
C 0.28 0.33 0.62
D 0.16 0.22 0.57

Minimum

Aag,DL (%) Aag,SD (%) AClgNC (%)
A -237° 217/ -9 !¢
B 267 -217/° -23 0)°
C 277 217 -16 0)°
D —-257)° -11Gy 23 0'°

Maksimum

Aag,DL (%) Aag,SD (%) Aag_NC (%)
A 3078 2675 18 ¢
B 347 417% 28 7.°
C 3778 2778 22 6%
D 337 257 61 7.0
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Slika 5.6: Krivulje IN2 in to¢ke mejnih stanj DL, SD in NC. Rezultati so prikazane za osnovne modele okvirov
A + D, ter za modele s 16. oz. 84. kvantilom 7., .

Figure 5.6: The IN2 curves with highlighted DL, SD and NC limit states for frames A + D. The results are
presented for the base-case models and for the models, where 7., was set to their 16™ and 84™ fractiles.
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Slika 5.7: Krivulje IN2 in to¢ke mejnih stanj DL, SD in NC. Rezultati so prikazane za osnovni model okvira A,
ter za modele s 16. oz. 84. kvantilom parametrov G, , E,,, 0,.. in m.

Figure 5.7: The IN2 curves with highlighted DL, SD and NC limit states for frame A. The results are presented
for the base-case model and for the models, where G, , E,, 0,.. and m were set to 16™ and 84™ fractiles.
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Vpliv parametrov G,, E,, 6,. in m, ki imajo zmeren vpliv na obliko krivulj IN2 in kapaciteto
pospeskov, je prikazan na sliki 5.7. Nacin kako ti parametri vplivajo na krivulje IN2, se pri
posameznih okvirih bistveno ne razlikuje. Za razlago bomo obravnavali le rezultate analize okvira A.

1z slike 5.7 se vidi, da poveacnje elasticnega modula polnil E, vpliva na zmanjSanje kapacitete
pospeskov a, p; in a4 5p . Predvsem je to posledica pove€ane togosti in manjSe kapacitete pomikov v
mejnih stanjih DL in SD v primeru, ¢e upostevamo 84. kvantil E,. Po drugi strani povecanje
elastiénega modula nekoliko zmanjsa nosilnost AB okvirov (glej sliko 5.3). Zato se poveca naklon
krivulj IN2 v obmoc¢ju mehcanja polnil. V splosnem vpliv variacij E, na kapaciteto pospeskov @, p; ,
Ag.sp In Ay ye nivedjiod 10 %.

Vpliv variacij striznega modula G, na @, p; in d,sp je priblizno enakega velikostnega reda kot pri
elasticnem modulu, Ceprav se vpliv G,, med posameznimi okviri precej razlikuje zaradi razli¢ne
kapacitete pomikov okvirov A + D. V splosnem so krivulje IN2 modelov z vec¢jim striznim modulom
nad krivuljami osnovnih modelov, kar pomeni, da se kapaciteta pospeskov veca z veCanjem G,, .

Oglejmo si Se vpliv rotacijske kapacitete stebrov 6,.. in mase konstrukcije m . PoveCanje mejne
rotacije 0,.. vpliva na povecanje kapacitete pospeskov in je pomembna zgolj v mejnem stanju NC,
kar je pri¢akovano, saj je mejno stanje NC definirano na osnovi mejne rotacije stebrov. Drugace je z
maso. Konstrukcija z ve¢jo maso, doseze izbrano mejno stanje odziva pri manjSem pospesku, kot
konstrukcija z manjSo maso, saj je neelasticni spektralni pospeSek konstrukcij recipro¢en z maso
konstrukcije. Zaradi tega so krivulje IN2 modelov z manj$o ali ve¢jo maso navpicno premaknjene v
pozitivni oz. negativni smeri. Kapaciteta pospeskov za osnovne modele okvirov A + D ter pripadajoce
najvecje in najmanjSe variacije v odvisnosti od variacij parametrov 7., G, in 6, . so izpisane v
preglednici 5.3. Tornado diagrami, ki prikazujejo obcutljivost kapacitete pospeskov v mejnih stanjih
DL, SD in NC na variacije Sest najpomembnejsih spremenljivk pa so prikazani na sliki 5.8.
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Slika 5.8: Tornado diagrami za kapacitete pospesSkov v mejnih stanjih DL, SD in NC za AB okvire A + D.
Obcutljivost kapacitete pospeskov je za vsak AB okvir ter za vsako mejno stanje prikazana za Sest
najpomembne;jsih slucajnih spremenljivk.

Figure 5.8: Tornado diagrams for the peak ground acceleration at the DL, SD and NC limit states for the infilled
frames A + D. The sensitivity of the peak ground accelerations of each frame and for each limit state is presented
for the six most important input variables.
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5.1.3 Zakljucki

Izracunali smo obcutljivost parametrov potresnega odziva AB okvirov s polnili na fizikalne in
modelne negotovosti. Parametre potresnega odziva smo dolocCili za mejno stanje omejenih poskodb
(DL), mejno stanje pomembnih poskodb (SD) ter mejno stanje blizu porusitve (NC). Rezultate analize
so prikazani za pozitivne smeri obremenjevanja (slika 5.1). Podrobno smo obravnavali le tiste slucajne
spremenljivke, ki imajo znaten vpliva na parametre potresnega odziva.

Rezultati analize obcutljivosti kazejo, da je u€inek negotovih parametrov na potresni odziv konstrukcij
tezko predvideti, posebej Se v primeru, ¢e slucajne spremenljivke vplivajo na obliko plasticnega
mehanizma. Prispevek posameznih slucajnih spremenljivk na parametre potresnega odziva je
podrobneje opisan v prilogi D. Tu povzemimo le nekaj ugotovitev, ki najbolj celovito opisujejo vpliv
negotovosti na odziv AB okvirov s polnili. V splosnem veljajo naslednje ugotovitve:

e Trdnost na meji razpokanja 7., strizni G,, in elasti¢ni modul E,, ter parameter negativne
togosti polnil « so spremenljivke, ki najbolj vplivajo na togost, nosilnost in pomike
analiziranih konstrukcij. V primeru, da za slucajne spremenljivke 7., G,, E, in «
upostevamo vrednosti, ki ustrezajo 16. oz. 84. kvantilu, je pricakovati do 30% povecanje oz.
zmanjSanje kapacitete pomikov kapacitete pospeskov v mejnih stanjih omejenih (DL) in
pomembnih poskodb (SD).

e Na pomike in pospeske v mejnem stanju blizu porusitve (NC) najbolj vpliva mejna rotacija
stebrov 6,... Zanimivo je, da so pospeski v mejnem stanju NC obcutljivi tudi na trdnost polnil
T. » ki ima sicer najvecji vpliv v obmocju mejnih stanj DL in SD.

e Trdnost betona f;,,, mejna rotacija gred 6,., ter zaCetna togost stebrov in gred, 6, in 6,,,
spadajo v skupino manj pomembnih slucajnih spremenljivk, ki pa imajo lahko v nekaterih
primerih zmeren vpliv na parametre odziva (do 10 %), odvisno od konstrukcije in izbranega
mejnega stanja.

e Vpliv ostalih slucajnih spremenljivk, kot so efektivna Sirina ploS¢ b,; , trdnost na meji tecenja
/, > prakti¢no zanemarljiv. Vpliv b,; in f, na kapaciteto izbranih AB okvirov s polnili v
nobenem primeru ne presega 5 % kapacitete osnovnega modela.
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5.2 Ocena potresnega tveganja okvira s polnili z upoStevanjem
striznih porusSitev stebrov

Poleg fizikalnih in modelnih negotovosti je v analizi AB okvirov s polnili v nekaterih primerih
potrebno upostevati interakcijo med polnili in okvirom. Polnila, ki so v stiku z okvirom, namre¢ s
svojim delovanjem vnesejo v okvir dodatne obremenitve, ki lahko povzroéijo strizne porusSitve
armiranobetonskih elementov. Ta ucinek je Se posebej izrazit v primeru zelo moc¢nih polnil. V tem
poglavju bomo zato na izbranem AB okviru s polnili poskusali razloziti kaj pomenijo strizne porusitve
stebrov za globalen odziv konstrukcije ter kolik$no je zaradi striznih porusitev povecanje potresnega
tveganja za prekoracitev mejnih stanj poskodovanosti. Ker z modelom s plasti¢nimi ¢lenki in enojnimi
tlacnimi diagonalami striznih porusitev stebrov ni mogoce neposredno modelirati, smo v tej Studiji
uporabili iterativen postopek nelinearne stati¢ne analize, s katerim smo osnovni model modificirali
tako, da smo priblizno zajeli vplive striznih poruSitev. Potrebno je poudariti, da je uporabljeni
postopek razmeroma enostaven predvsem, kar se tice doloCevanja strizne odpornosti stebrov. Modeli z
ve¢ diagonalami zato najverjetneje ne bi bistveno zmajnsali napak, ki jih storimo zaradi uporabe
makro modelov.

Analizirali smo S$tirietazno stavbo s §ibkim AB okvirom ter moc¢nimi polnili, ki je ob¢utljiva na strizno
porusitev stebrov. V S§tudiji smo predpostavili povecanje precnih sil v stebrih zaradi interakcije s
polnili z namenom, da bi simulirali strizne porusitve stebrov ter ocenili kakSen vpliv imajo strizne
porusitve na potresno tveganje izbrane konstrukcije. Parametre potresnega odziva smo zato ocenili z
nelinearno dinamicno analizo ekvivalentnega modela z eno prostostno stopnjo (model SDOF), pri
¢emer smo upostevali le negotovosti zaradi sluCajne narave potresne obtezbe (razli¢ni akcelerogrami),
saj smo Zeleli predvsem oceniti napako, ki jo storimo, ¢e strizne porusitve stebrov zanemarimo.

Konstrukcija predstavlja SibkejSo razli¢ico okvira B iz poglavja 5.1. Zasnova konstrukcije, geometrija
in dimenzije posameznih nosilnih elementov zato ostajajo enaki kot v originalnemu okviru, ustrezno
pa smo zmanjsali trdnosti jekla in betona ter koli¢ina vzdolzne in pre¢ne armature stebrov in gred. Na
ta na¢in smo dosegli, da so stebri in grede, ki so bili v osnovi projektirani za duktilno obnaSanje,
postali obcutljivi na strizno porusitev. Koli¢ino vzdolzne armature smo zmanjsali za polovico, tako da
delez vzdolZzne armature v stebrih znasa priblizno 0.8 %. Prereze §ibkih stebrov (40/40 cm) sestavljajo
§tiri vogalne palice premera 20 mm, prerez moc¢nega stebra (steber D, 45/45 cm) pa osem palic
premera 16 mm (slika 5.9). Pre¢no armaturo sestavljajo stremena s premerom 8§ mm in razmikom 20
cm. Za karakteristike betona in jekla smo prevzeli vrednosti, ki smo jih upostevali za okvira C in D iz
prejsnjega poglavja. Trdnosti betona in jekla smo tako zmanjsali iz 42 oz. 580 MPa na 25 MPa oz.
370 MPa. Za opecna polnila smo prevzeli enake karakteristike kot v originalnem okviru.
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Slika 5.9: Geometrija Sibkega AB okvira s polnili ter tipi¢ni prerezi pripadajocih stebrov.

Figure 5.9: The geometry of weak RC frame with masonry infills and typical cross-sections of columns.

5.2.1 Modeliranje interakcije med polnilom in okvirjem

Sodelovanje polnila z okvirom povzro€i v okviru dodatne upogibne momente in precne sile, ki jih z
enostavnimi modeli ne moremo neposredno izracunati. Neupostevanje povecanih momentov pri tem ni
tako problemati¢no, saj je obnaSanje stebrov in gred pri upogibni porusitvi duktilnejSe kot pri strizni
porusitvi, upogibna oporusitev pa nastopi pri deformacijah, pri katerih je polnilo Ze povsem poruseno
in zato interakcija z okvirom ni ve¢ pomembna. Bolj nevarna je podcenitev precnih sil ter
neupostevanje striznih porusitev stebrov. Zato moramo poleg prec¢nih sil, ki jih izraCunamo z analizo,
upostevati dodatne precne sile, ki jih povzrocijo polnila s pritiskom na okvir, pri tem pa upostevamo,
da nastopi strizna porusitev, ko precne sile prekoracijo pripadajoco strizno nosilnost. Vpliv strizne
porusitve priblizno simuliramo tako, da upogibno nosilnost stebrov in nosilnost tla¢nih diagonal
omejimo s strizno porusitvijo stebrov. Nacin kako to storimo je opisan v nadaljevanju

Dolocitev precnih sil v stebrih. Celotna precna sila v stebru V), je izracunana kot vsota prispevkov
precne sile iz racunske analize V), , ter dodatne precne sile zaradi interakcije stebra s polnilom V), ;:

VD,f = VD,a + VD,i ) (5-8)

Vi =" Ny-cost, 5.9

kjer je N, sila, ki jo prevzame enojna tlacna diagonala opecnega polnila, § naklon tlacne diagonale
glede na vodoravnico, .; pa oznacuje delez tlacne sile, ki se prenese iz diagonale na steber.

Kolik$na je dodatna precna sila, ki nastane v stebru zaradi interakcije s polnilom V), je odvisno od
razli¢nih koli¢in, med drugim od geometrije in mehanskih karakteristik materiala, deformacij in nacina
stikovanja med okvirom in polnilom. V sploSnem lahko vse te dejavnike najbolje zajamemo, Ce
polnila modeliramo z (natan¢nej$imi) lupinastimi kon¢nimi elementi (npr. Combescure, 2006). Na
drugi strani pa se prednost takih modelov v primerjavi s preprostimi modeli z diagonalami izgubi, saj
za polnila pogosto predpostavijo izotropen material, ki ima enake mehanske lastnosti v vseh smereh in
je formuliran na osnovi teorije plastiCnosti, torej brez upoStevanja Sirjenja razpok, ki so kljucni
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dejavnik v obnasanju polnila. Poleg tega so potrebni dodatni vezni elementi, s katerimi modeliramo
stik med polnilom in okvirom. Zato se polnila pogosto modelirajo s preprostejSimi modeli, ki
vsebujejo skupino tlaénih diagonal, ki so na okvir pritrjene na doloCeni razdalji od vozlis¢a (glej
Crisafulli, 1997, Verderame in sod., 2010). S takimi modeli lahko priblizno simuliramo sodelovanje
med okvirom in polnili, vendar natan¢nosti ne moremo bistveno izboljsati, v primerjavi s predlaganim
postopkom, kjer uporabimo samo eno diagonalo v tlaku, saj moramo v primeru ve¢ diagonal
predpostaviti razporeditev togosti po diagonalah, v primeru ene pa delez sile, ki se prenese iz
diagonale na okvir.

Poleg modela z enojno tlatno diagonalo (slika 5.10a), sta se v svetu uveljavila predvsem modela z
dvema ali tremi diagonalami (slika 5.10b in 5.10c). Model z dvema diagonalama predpostavlja, da se
sile med polnilom in okvirom na obeh konceh tlacne diagonale prenaSajo na okvir z zagozdenjem
polnila proti stebrom. Tak nacin prenosa sil se priblizno simulira tako, da se diagonali v tlani smeri
polnila na enem koncu povezeta z okvirom v vozli§¢u, na drugem koncu pa s stebrom na dolocCeni
razdalji od vozlisca (glej sliko 5.10b). 1z tega sledi, da prispevek pre¢ne sile v stebru zaradi interakcije
s polnilom v primeru modela z dvema diagonalama znaSa priblizno 50 % vodoravne komponente
celotne tlacne sile, ki jo prevzameta obe diagonali skupaj.

Drugi primer predstavlja model z tremi diagonalami, ki predpostavlja, da se polnilo nasloni na stebre
in grede. Nadalje se predpostavi, da je najvecji pritisk polnila usmerjen proti vozli§¢u okvira in pada z
razdaljo od vozlis¢a. Tak mehanizem se priblizno modelira s tremi vzporednimi diagonalami (glej
sliko 5.10c). Obicajno se predpostavi, da glavna diagonala, ki poteka vzdolZz diagonale polnila (od
vozlis¢a do vozlis¢a), prevzame polovico togosti in nosilnosti polnila, preostanek pa prevzameta
stranski diagonali. V tem primeru se iz polnila na steber prenese precna sila, ki je priblizno enaka
25 % vodoravne komponente celotne tlacne sile, ki jo prevzame skupina treh diagonal, kar pomeni
v =0.25.

Studije vpliva tlaénih diagonal na odziv AB okvirov s polnili kaZejo, da lahko s skupino tlaénih
diagonal dobimo priblizno realen potek notranjih sil v okviru (Crisafulli, 1997). Zelo uporaben
podatek pri tem je, da najvecji del kontaktnih napetosti med okvirom in polnilom prevzamejo stebri.
Pri maksimalni obremenitvi AB okvira s polnili naj bi tako stebri prevzeli dodatno precno silo, ki je
lahko tudi ve¢ja do 50 % strizne sile v polnilu (Combescure, 2006).

Na podlagi zgornjih ugotovitev smo v analizi izbranega okvira za parameter 7, v enacbi (5.10)
upostevali vrednost 0.5. To pomeni, da smo za dodatno pre¢no silo (V,), ki se vnese iz polnila v
steber, upostevali polovico vodoravne komponente tla¢ne sile v diagonali. Dodatnih pre¢nih sil v
gredah nismo upostevali.
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Slika 5.10: Pogoste oblike modelov opec¢nih polnili s tla¢nimi diagonalami (Vir: Crisafulli, 1997).

Figure 5.10: Most commonly used diagonal strut models for masonry infills (Ref.: Crisafulli, 1997).

Strizna nosilnosti stebrov. V modelu smo predpostavili, da se steber strizno porusi, ko precne sile
(5.10) prekoracijo racunsko strizno nosilnost: Vj,, > V.. Nosilnost stebrov smo priblizno ocenili v
skladu z Evrokodom 8-3 (SIST EN 1998-3, 2005), ki lo¢i dve razli¢ni formulaciji, odvisno od
razmerja med striznim razponom in dimenzijo stebra v smeri obremenjevanja L, /h. V primeru
L, / h>?2 smo steber obravnavali kot daljSi nosilec, njegovo strizno nosilnost pa ocenili z osnovno
enacbo, ki predpostavlja mehanizem ravninskega pali¢ja (sistem vzdolzne in preCne armature ter
tlacnih diagonal) (glej enacbo (4.7)). Pri stebrih okvirov s polnili je zaradi vpliva polnil bolj pogost
primer, da je L, /h<2.V takem primeru smo strizno nosilnosti stebra dolocili z enacbo za kratke
nosilce, ki predpostavlja zdrobitev lezis¢a tlacene cone oz. tlacenega loka (SIST EN 1998-3, 2005):

Vc,m:ii-(l—o.oz min (5; 417" ))|1+1.35 N ]

,Yel cJ cm

(5.10)
-(140.45-100w)/min ( £,,,;40) - b,z sin(26),

kjer je 6 naklon tladenega loka glede na vzdolzno os stebra. V primeru kratkih stebrov velja, da je
8~ h/(2L,) (glej Priestley, 1994).

Zaradi vpliva polnil upogibni momenti vzdolZ stebra pri tem veckrat zamenjajo predznak. Pri tem se
prva ni¢elna toc¢ka pojavi nekje na razdalji znotraj kontaktne dolzine z., na kateri polnilo nalega na
steber (Crisafulli, 1997, Verderame in sod., 2010, Smith, 1966). Strizni razpon v enacbah (4.7) in
(5.10), ki pomeni razdaljo do ni¢elne tocke, zato znasa:

™

Y

Lv - 6(*1' *Zeis Zei

s (5.11)



Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z uposStevanjem nezanesljivosti. 129
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

E,t,sin(2
Ay =4 ﬂ (5.12)
AE.I.h,

kjer je 6. 6(0,1). Ker z modelom z enojno tlacno diagonalo ne moremo pravilno dolociti poteka
upogibnih momentov, smo mesto ni¢elne tocke poskusali ugotoviti z uporabo elasti¢ne analize in
lupinastih kon¢nih elementov za polnila ter z uporabu racunskega programa SAP 2000 (CSI, 2010).
Na ta nacin smo ugotovili, da se nicelna tocka pri vecini stebrov obravnavanega okvira s polnili pojavi
na razdalji od vozlisca, ki je priblizno enaka polovici kontaktne dolzine. Zato smo v enacbi (5.12) za
parameter 0,; enostavno predpostavili vrednost 0.5.

Parameter &, vpliva na strizno nosilnost stebra, Manjsi kot je, veéji je naklon tlatenega loka O ter
vedja je strizna nosilnost stebra. §,; vpliva tudi na mejno rotacijo pri strizni porusitvi stebra, le da je tu
vpliv ravno obraten kot pri nosilnosti.

Modifikacija ovojnic plasti¢nih ¢lenkov in tlaénih diagonal. V primeru strizne porusitve katerega
izmed stebrov smo ovojnici plasti¢nih ¢lenkov tega stebra ustrezno modificirali. To smo storili tako,
da smo za maksimalno upogibno nosilnost upostevali upogibni moment, ki pripada strizni porusitvi
stebra, upadanje nosilnosti pa smo modelirali z negativno togostjo, ki ustreza 80% nosilnosti na
padajoci veji ovojnice ter mejni rotacijski kapaciteti 6,.,. Slednjo smo v primeru strizne porusitve
stebra priblizno dolocili z empiri¢no enacbo, ki jo predlagajo Zhu in soavtorji (2007):

Brs =2.02p; —0.025§+0.013€; -0.031 N , (5.13)

gJcm

kjer je p, delez precne armature, s razdalja med stremeni, d statina viSina stebra, N tlacna sila v
stebru (N=0, Ce je nateg) in 4, plos¢ina nerazpokanega pre¢nega prereza. Na ta nacin smo modificirali
ovojnici obeh plasticnih ¢lenkov poruSenega stebra v analizirani smeri. S tem smo v numeri¢nem
modelu dosegli, da precna sila v stebru po prekoracitvi strizne nosilnosti ni mogla ve¢ narascati.

V primeru strizne porusitve stebra, se lahko zgodi, da se zaradi delne izgube opore zozi obmocje
(Sirina) tlatne diagonale v polnilu b, . To lahko povzroci lokalno zdrobitev tlacne diagonale ob
vogalih polnila. Druga moznost je, da polnilo zdrsne po regah v vodoravni smeri. V obeh primerih se
ucinek tlacne diagonale polnila izgubi, zato lahko konservativno predpostavimo, da tako polnilo ne
more ve¢ prevzemati nadaljnjih obremenitev. To smo v $tudiji upostevali tako, da smo za maksimalno
nosilnost tlaéne diagonale prevzeli vrednost, ki ustreza strizni porusitvi stebra, ohranili pa smo
deformacijsko kapaciteto pri popolni izgubi nosilnosti polnila.

Postopek modifikacije ovojnic plasti¢nih ¢lenkov in tla¢nih diagonal je podrobneje opisan v poglavju,
kjer smo opisali iterativen postopek nelinearne staticne analize (glej poglavje 3.3). Primer ovojnice
moment - rotacija in ovojnice sila pomik ter modifikacija ovojnic v primeru strizne porusitve stebra
prikazuje slika 3.14.
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5.2.2 Rezultati nelinearne stati¢ne analize in definicija mejnih stanj

Konstrukcijo smo analizirali v pozitivni smeri osi X, ki za obravnavano konstrukcijo pomeni §ibko
smer. Poleg obiCajne nelinearne staticne analize, smo uporabili tudi iterativen postopek neliearne
staticne analize, s katerim smo priblizno zajeli vpliv striznih porusSitev stebrov. V obeh primerih smo
upostevali enako razporeditev vodoravnih sil. Te smo dolo¢ili v skladu s prvo nihajno obliko.

V primeru iterativnega postopka smo izvedli Stiri zaporedne analize, s katerimi smo zacetni model
konstrukcije postopoma modificirali tako, da priblizno uposteva strizne porusitve stebrov. Prve strizne
porusitve nastopijo pri pomiku na vrthu D, =0.4 cm, pri katerem se porusita zunanja srednja stebra v
drugi etazi. Nato se strizno porusijo enakolezni stebri v prvi in tretji etazi. Zaradi zmanjSane togosti in
nosilnosti stebrov in polnil v prvi etazi se deformacije v tej etazi zatno nesorazmerno povecevati,
vendar je konstrukcija kljub temu sposobna prevzemati nadaljnje obremenitve. To povzroci
prekoracitev strizne nosilnosti levih dveh stebrov, ki se porusita pri pomiku D, =0.9 cm. Pri tem
pomiku konstrukcija doseze maksimalno nosilnost. Sledi padanje nosilnosti zaradi rusenja polnil, kar
traja do pomika D, ~2.5 cm. Preostalo odpornost konstrukciji nudi duktilen AB okvir na sredini
konstrukcije.

Ucinek striznih porusitev stebrov na obtezno-deformacijsko krivuljo kaze slika 5.11, kjer sta med
seboj primerjani obtezno-deformacijski krivulji osnovnega in modificiranega modela. Kot kaze slika,
strizne porusitve stebrov vplivajo predvsem na zmanjSanje nosilnosti konstrukcije, ne pa tudi na
pomike, kar je posledica upogibnega obnasanja srednjega okvira, ki kljub odpovedi zunanjih dveh
okvirov ohrani deformacijsko kapaciteto. Maksimalna nosilnost osnovnega modela (1600 kN), ki ne
zajema striznih porusitev stebrov, je tako precenjena za priblizno 33 %.

1500 F y -‘\‘ —> Nelinearna stati¢n analiza | 1500 | / \—»> Nelinearna =~ Idealizacija |
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& 900 i \ & 900 : \\\—b Iterativni postopek nelinearne
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Slika 5.11: Obtezno-deformacijski krivulji izraCunani z a) nelinearno stati¢no analizo in b) z uporabo
predlaganega iterativnega postopka nelinearne stati¢ne analize, ki na poenostavljen na¢in omogoca simuliranje
strizne porusitve stebrov.

Figure 5.11: Pushover curves based on a) pushover analysis and b) the iterative pushover procedure, which
makes it possible to simulate, approximately, the shear failure of the columns.

Na sliki 5.11 so poleg obtezno-deformacijskih krivulj oznacena mejna stanja poskodovanosti
(LST in LS2), za katera smo ocenili srednjo letno frekvenco prekoracitve (glej poglavje 5.2.4). Mejno
stanje LS1 smo izbrali tako, da priblizno ustreza zgornji meji deformacij, pri katerih AB okvir in
polnila Se sodelujejo kot povezan konstrukcijski sklop. Omenili smo Ze, da strizna poruSitev stebra
lahko zmanj$a ucinek delovanja tlacne diagonale v polnilu, ki ga okvir obdaja. Zato je potrebno mejno
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stanje LS1 definirati ne samo na osnovi poskodovanosti polnil, temve¢ je potrebno vkljuciti tudi
poskodovanost stebrov. Predpostavili smo, da je mejno stanje LS1 prekoraceno, ¢e vsaj polovica
elementov v prvi etazi preseZze maksimalno nosilnost ali, ¢e se porusijo polnila. Kljub znatni izgubi
nosilnosti in togosti v vodoravni smeri, je konstrukcija v mejnem stanju LS1 stabilna in, kot bomo
videli v nadaljevanju, Se vedno sposobna prevzeti zmerno povecanje potresne obtezbe. ResnejSe
poskodbe predstavlja mejno stanje LS2. Predpostavili smo, da je mejno stanje LS2 prekoraceno, ¢e
vsaj polovica elementov v etazi preide v mejnem stanju blizu porusitve (80% nosilnost na padajoci
veji ovojnice). Tako izbrano mejno stanje LS2 se pribliza globalni nestabilnosti konstrukcije.

Ucinek striznih porusSitev na poskodovanost konstrukcije v izbranih mejnih stanjih je prikazan na sliki
5.12. Kot vidimo, imajo strizne porusitve ve&ji u¢inek v mejnem stanju LS1. Ce strizne porusitve
zanemarimo, so poskodbe v prvi etazi dokaj enakomerno razporejene med vsemi elementi (glej sliko
5.12a in 5.12¢). V nasprotnem primeru pa se poskodujeta predvsem okvira s polnili. Zelo opazen je
vpliv striznih porusitev na pomike v izbranih mejnih stanjih. Modificirani model tako doseze mejno
stanje LS1 pri razmeroma majhnih pomikih (0.9 cm), saj se zaradi iz€rpanja strizne nosilnosti porusijo
Stirje stebri v prvi etazi, nosilnost pa izgubijo tudi polnila, ki so v stiku s porusenimi stebri (slika
5.12b). Ker se v osnovnem modelu upostevajo polne upogibne nosilnosti stebrov, je mejno stanje LS1
v tem primeru povezano s porusitvijo polnil. Slednja odpovejo pri pomiku 2.9 cm (slika 5.12a).
Strizne porusitve stebrov vplivajo tudi na pomike v mejnem stanju LS2, saj so v tem primeru pomiki
(7 cm) ve¢ kot dvakrat manjSi kot sicer (15.7 cm). Razlika v poskodovanosti osnovnega in
modificiranega modela v mejnem stanju LS2 se vidi predvsem v poskodovanosti stebrov. V primeru
osnovnega modela se vsi stebri porusijo po upogibu (slika 5.12c), medtem ko se v modificiranem
modelu osem stebrov porusi zaradi iz¢rpanja strizne nosilnosti (slika 5.12d).
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Slika 5.12: Poskodovanost stavbe a) v mejnem stanju LS1 brez in b) z upoStevanjem striznih porusitev stebrov
ter ¢) v mejnem stanju LS2 brez in d) z upoStevanjem striznih porusitev stebrov. Opomba: legenda v angleskem
jeziku je del izpisa programa PBEE toolbox.

Figure 5.12: Damage of building, which correspons to a) limit state LS1 without and b) with consideration of
shear failures of columns, and c) limit state LS2 without and d) with considerations of shear failure of the
columns.
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5.2.3 Ocena srednje letne frekvence prekoracitve mejnih stanj

Srednje letne frekvence prekoracitve A,y mejnih stanj LS1 in LS2 smo izra¢unali z metodo na osnovi
intenzitete, pri Cemer smo upostevali le negotovosti zaradi razlicni akcelerogramov. Enacba za oceno
frekvence A,y se tako glasi (glej enacbo (3.19)):

K (o
~ —k 7(&0}:(‘}2)
As = ko (ag,LS) e? )

kjer sta a, ;s in (B,cx mediana in standardna deviacija naravnih logaritmov za maksimalni pospesek
tal oz. kapaciteto pospeskov v izbranih mejnih stanjih, &, in k pa definirata funkcijo potresne
nevarnosti. k, in £ smo dolocCili na osnovi karte potresne nevarnosti na osrednjem obmocju RS.
Pricakovani maksimalni pospesek tal za potres s povratno dobo 1000 oz. 10000 let znasa 0.3 oz. 0.55
g (ARSO, 2001). Na podlagi teh vrednosti smo z metodo najmanjsih kvadratov izracunali naslednje
vrednosti parametrov k, in k: k=3.8 in k, =1.03-107°. Medtem, ko so frekvence \;s prikazane v
preglednici 5.4, si bomo v nadaljevanju najprej ogledali postopek za dolocitev parametrov potresnega
odziva a, ;5 in B,cr ter ucinke, ki jih ima strizna porusitev na izraCunane parametre.

Ay 15 N Bucr smo dolocili z nelinearno dinami¢no analizo na ekvivalentnem modelu SDOF. Za ta
namen smo obtezne-deformacijske krivulje aproksimirali z vec¢-linearnimi ovojnicami sila - pomik, ki
predstavljajo odnos med silo in pomikom modela SDOF. Vsako idealizirano ovojnico sila - pomik
sestavlja pet tock (slika 5.13): prvi dve tocki predstavljata zacetek (P;) in konec tecenja polnil (P,),
medtem ko ostale tri tocke predstavljajo porusitev polnil (P;), mehcanje AB okvira (Py4) ter popolno
izgubo nosilnosti (Ps). Ceprav so poenostavljene, te ovojnice razmeroma dobro odrazajo dejanske
obtezne-deformacijske krivulje (glej sliko 5.11). Masa ekvivalentnega modela m™ =234 t ter faktor
transformacije I'=1.34 sta enaka za oba analizirana primera, medtem ko se nihajni ¢as razlikuje in
zna$a za osnovni model 7° = 0.16 s, za modificirani model pa 7" =0.20 s.

Numeri¢ni model modela SDOF zdruzuje dva histerezna modela, ki predstavljata obnaSanje okvira in
polnila. Model je zasnovan tako, da je moZzno simulirati tudi meh¢anje AB okvira s polnili, kar
predstavlja izboljSavo glede na model, ki je bil uporabljen za dolocitev nelinearnih spektrov AB
okvirov s polnili (glej Dolsek, 2002, Dolsek in Fajfar, 2004). Histerezni model AB okvira je znana
Takedina histereza (glej Dolsek, 2002, Zevnik, 2007). Ovojnico sila pomik AB okvira smo priblizno
dolocili tako, da smo na idealizirani ovojnici AB okvira s polnili povezali tocke Py—P;—Ps—Ps (glej
sliko 5.14). Poleg odnosa sila - pomik smo upostevali tudi parameter «, ki krmili razbremenilno
togost pri ciklicnem obremenjevanju. Na osnovi rezultatov parametricne Studije odziva AB okvirov s
polnili (Dolsek, 2002) smo izbrali o= 0.7 . Drugi model simulira togost in strizno porusitev polnil ter
padanje nosilnosti zaradi porusitve polnil. Odnos med silo in pomikom polnil smo dolo¢ili tako, da
smo od ovojnice AB okvira s polnili odsteli ovojnico AB okvira Py—P;—P,—Ps. »Za ta element je
togost, v primeru razbremenitve, enaka kar razmerju med trenutno silo in pomikom. Zato v primeru
razbremenjevanja vedno ciljamo izhodis¢no tocko« (Dolsek, 2002). Oba histerezna modela sta bolj
natan¢no opisana v (Dolsek, 2002).

Modele SDOF smo analizirali za skupino 30 akcelerogramov, ki sta jih izbrala Vamvatsikos in Cornell
(2006). Akcelerogrami ustrezajo potresnemu gibanju na dobrih tleh z magnitudo 6.5-6.9. V vseh
analizah smo upostevali 5% delez kriticnega duSenja.
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Slika 5.13: Idealizirana ovojnica sila - pomik ekvivalentnega modela SDOF.

Figure 5.13: The idealized force - displacement relationship of the equivalent SDOF model.

5.2.4 Komentar rezultatov in zakljucki

Rezultati nelinearne dinami¢ne analize ekvivalentnih modelov SDOF predstavljajo krivulje IDA,
izraCunane za skupino izbranih akcelerogramov (slika 5.14). Z uporabo teh krivulj smo najprej dolo¢ili
mnozico tock (D,,LS, a;,LS), i=12,...,30, ki povezujejo pomike v mejnih stanjih LS1 in LS2 s
pripadajo¢imi maksimalnimi pospeski tal. Nato smo na podlagi vzorcev (a;,LS), i=12,...,30, po
metodi najve¢jega verjetja (glej enacbo (3.89)) ocenili mediano in standardno deviacijo Bucx za
mejna stanja LS1 in LS2.

Na sliki 5.15 se ze na prvi pogled vidi, da imajo strizne porusitve znaten vpliv na kapaciteto
pospeskov. Vidimo, da strizne porusitve v danem primeru vplivajo predvsem na oceno mediane. Na
primer, mediana kapacitete pospeSkov za osnovni model, ki znaSa a, ;5; = 0.46 g za mejno stanje LS1
in a,;5» =0.83 g za mejno stanje LS2 (slika 5.14a), je precenjena za pribliZzno 50 % oz. 60 %, saj v
tem primeru zanemarimo vpliv striznih porusitev stebrov. ToCnejse ocene mediane zato predstavljajo
vrednosti, ki smo jih izracunali za modificirani model (glej sliko 5.14b in vrednosti v preglednici 5.4).

Strizne poruSitve stebrov po drugi strani nimajo izrazitega vpliva na [(,cz. Na primer, e strizne
porusitve zanemarimo, [,z za mejna stanja LS1 in LS2 znaSata (,,cx = 0.14 0z. B,cr2 = 0.35, Ce
strizne porusitve upoStevamo pa B,cx = 0.19 0z. Byecrr = 0.26.

Oglejmo si sedaj, kako strizne porusitve stebrov vplivajo na potresno tveganje konstrukcije. Rezultati
v preglednici 5.4 kazejo, da je srednja letna frekvenca prekoracitve mejnih stanj do 6-krat vecja, ¢e v
analizi upoStevamo strizne porusitve stebrov (modificirani model). To pomeni, da imajo strizne
porusitve visok vpliv na varnost konstrukcije, ki pa jo lahko obcutno precenimo, ¢e neugodno
ucinkovanje striznih porusitev zanemarimo. Tako velik vpliv striga na povecanje potresnega tveganja
konstrukcije pa ni samo posledica zmanjSane nosilnosti (slika 5.11), marve¢ tudi nacina kako smo
definirali izbrana mejna stanja, ki smo jih v naSem primeru definirali na osnovi Stevila poskodovanih
elementov. Modificirani model s strizno porusenimi stebri je bolj poSkodovan in zato doseZe mejna
stanja LS1 in LS2 pri pomikih, ki so dva- do trikrat manj$i od pomikov osnovnega (duktilnega)
modela. Nacin vrednotenje poSkodovanosti v mejnih stanjih LS1 in LS2 ima zato pomemben vpliv na
oceno srednjih letnih frekvenc prekoracitve.
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Slika 5.14: Krivulje IDA ter maksimalni pospeski tal v mejnih stanjih LS1 in LS2 za a) osnovni in b)
modificirani model.

Figure 5.14: The IDA curves and limit-state peak ground accelerations for the results based on a) pushover
analysis and b) iterative pushover procedure.

Preglednica 5.4: Pomiki in maksimalni pospeski tal v mejnih stanjih LS1 in LS2, pripadajoce standardne
deviacije ter srednje letne frekvence prekoracitev mejnih stanj za osnovni in modificirani model.

Table 5.4: Limit state displacements and peak ground accelerations, corresponding standard deviations and mean
annual frequences of exceeding the LS1 and LS2 for the case if estimated based on the initial and modified

model.
Model konstrukcije

Koli¢ina Mejno stanje
Osnovni (brez striga) ~ Modificirani (strig)
LS1 2.90 0.90

D,

his (cm) LS 2 15.7 7.00
a, s (2) LS1 0.46 0.30
et LS2 0.83 0.51
3 LS1 0.14 0.19
s LS2 0.35 0.26
s (x10°4) LS1 2.27 13.0

LS2 0.51 2.17
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6 Zakljucek

Razvili smo poenostavljeno nelinearno metodo za oceno potresnega tveganja stavb z upostevanjem
fizikalnih in modelnih negotovosti ter z upostevanjem vplivov staranja materiala skozi predvideno
zivljenjsko dobo konstrukeij. Metoda temelji na analiticni metodi za oceno potresnega tveganja stavb,
pri ¢emer se parametri potresnega odziva izracunajo z razsirjeno metodo IN2, ki omogoc¢a upostevanje
fizikalnih in modelnih negotovosti. Metodo za oceno potresnega tveganja se lahko v splosnem
uporablja za vse vrste konstrukcijskih sistemov, vendar moramo uporabiti primerne neelastine
spektre odziva. V okviru doktorske Studije smo se pri primerih uporabe omejili na izbrane AB okvire
in AB okvire s polnili.

V nadaljevanju povzemamo le najpomembnejSe zakljucke, ki se nanasajo na predlagano metodologijo
in na rezultate analize izbranih konstrukcijskih sistemov. Bolj detajlni zakljucki so ze bili podani v
posameznih poglavjih.

Predlagana metoda za oceno potresnega tveganja stavb

Poleg Cornellove analiti¢éne metode (npr. Cornell 1996, Cornell in sod. 2002) za oceno srednje letne
frekvence prekoracitve mejnega stanja konstrukcije smo uporabili tudi razsirjeno razliico te metode,
ki omogoca upostevanje vplivov staranja materiala na potresno tveganje konstrukcij. Prednost slednje
metode je, da lahko analiti¢no izraCunamo pricakovano Stevilo prekoracitev izbranih mejnih stanj v
nekem dolo¢enem obdobju. Ugotovili smo, da je natan¢nost rezultatov te metode precej odvisna od
primernosti predpostavljene interpolacijske funkcije potresne nevarnosti in interpolacijske funkcije
kapacitete stavbe v odvisnosti od ¢asa. Rezultati parametri¢ne $tudije kazejo, da analiti¢no izraCunana
ekvivalentna srednja letna frekvenca prekoracitve mejnega stanja konstrukcije v splosnem ne odstopa
od to¢ne vrednosti za ve¢ kot 5 %, ¢e degradacija konstrukcije v petdesetih letih ni ve¢ja od 30 %, in
¢e parameter J, s katerim simuliramo naras€anje oziroma upadanje degradacije v Casu, zasede
vrednosti na intervalu 66[0.75, 1.5]. V primeru, da zgornji pogoji niso izpolnjeni, je povecanje
potresnega tveganja zaradi vplivov staranja materiala ustrezneje dolo¢iti numeri¢no.

Razsirjena metoda IN2, s katero upostevamo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti, predstavlja
alternativo razSirjeni inkrementalni dinami¢ni analizi, vendar je mnogo enostavnej$a in jo je s
primerno programsko opremo mozno uporabljati tudi za oceno potresnega tveganja dejanskih stavb. Z
razSirjeno metodo IN2 ciljni pomik dolo¢amo za skupino konstrukcijskih modelov, s katerimi
simuliramo vplive fizikalnih in modelnih negotovosti. Na ta nacin izraunamo parametre potresnega
odziva bolj natan¢no kot v primeru uporabe deterministiénega modela konstrukcije. Zelo enostavno
lahko ugotovimo, ali upostevanje modelnih in fizikalnih negotovosti vpliva le na vecjo razprSenost
izraCunanega parametra potresnega odziva ali tudi na oceno mediane. Metoda LHS, s katero dolo¢imo
skupino konstrukcijskih modelov, se je izkazala za precej ucinkovito, saj rezultati analiz kazejo, da
napaka v oceni parametrov potresnega odziva ni presegla 6 %, Ce je Stevilo simulacij preseglo
dvakratnik Stevila slucajnih spremenljivk modela.

Naj navedemo nekaj bistvenih znacilnosti oz. omejitev razsirjene metode IN2. V disertacije smo se
osredotocili na obravnavo fizikalnih in modelnih negotovosti, ne pa tudi aleatori¢nih negotovosti, ki
jih povezujemo s slucajnostjo potresov. Slednje lahko enostavno upostevamo tako, da izraCunamo
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krivulje IDA na modelu SDOF (Dolsek, 2011) ali z uporabo spletne aplikacije (Dolsek in sod. 2011),
ki je bila razvita v okviru projekta Visoko-propustno racunsko okolje za analizo potresnega tveganja.
Ostale omejitve razSirjene metode IN2 se nanaSajo na poenostavljeno nelinearno metodo za analizo
konstrukcij pri potresni obtezbi ter na matemati¢ni model konstrukcije in omejeno Stevilo sluc¢ajnih
spremenljivk. Naslednja predpostavka, ki smo jo upostevali, in ki ima lahko vpliv na kon¢ne rezultate,
je predpostavka o popolni prostorski korelaciji slucajnih spremenljivk. To verjetno poveCa ocenjeno
razprSenost potresnega odziva stavbe. Te predpostavke so v analizi negotovosti potrebne, saj bistveno
zmanjSajo Stevilo zahtevanih simulacij. RazSirjena metoda IN2 ima pri tem veliko prednost pred
dinami¢no analizo, saj je hitra in rac¢unsko ne prevec¢ zahtevna, kar dodatno skrajsa potrebni racunski
¢as. Kljub njeni enostavnosti, razSirjena metode IN2 lahko zajame vse pomembne fenomene fizikalnih
in modelnih negotovosti, saj so rezultati kvalitativno in kvantitativno podobni tistim iz dinami¢ne
analize. Primerjava z rezultati dinamicne verjetnostne analize sodobne Stirietazne stavbe (Dolsek,
2008b) pokaze, da je ocenjena razprSenost parametrov odziva zaradi vpliva fizikalnih in modelnih
negotovosti v primeru dinamicne analize v povprecju 10 % vecja od razprSenosti, ki smo jo ocenili z
razSirjeno metodo IN2, kar je razmeroma majhno odstopanje. Primerljivi so tudi rezultati, ki se
nanasajo na oceno mediane kapacitete, saj obe metodi kazeta na poveCanje vpliva negotovosti na
oceno mediane kapacitete v primeru starejSih in manj duktilnih stavb.

Prakti¢na uporaba razvite metode je mozna le z ustreznim programskim orodjem, ki omogoca
avtomatizirano izvajanje poljubnega Stevila simulacij. Za ta namen smo uporabili program PBEE
toolbox, ki deluje v kombinaciji s programom za potresne analize OpenSees. PBEE toolbox se je
izkazal kot zelo uporabno orodje, saj omogoca avtomatsko generiranje vhodnih datotek programa
OpenSees ter numeri¢no in graficno obdelavo rezultatov analize v programu Matlab. V okviru
doktorske disertacije smo sodelovali pri razvoju novih funkcij PBEE toolboxa, ki omogocajo
enostavno modeliranje AB okvirov s polnili. Poleg tega smo razvili iterativni postopek nelinearne
staticne analize, ki obsega adaptiranje poenostavljenega nelinearnega modela z namenom, da na
poenostavljen nac¢in obravnavamo strizne porusitve stebrov. Postopek deluje tako, da na podlagi
rezultatov zaporednih nelinearnih analiz postopoma popravljamo zacetni konstrukcijski model, tako da
na osnovi ovojnic plasti¢nih ¢lenkov stebrov priblizno simuliramo ucinke striznega obnasSanja, ki jih
sicer ne moremo neposredno simulirati.

Rezultati analize izbranih AB okvirov in okvirov s polnili

Predlagano metodologijo za analizo stavb ter oceno potresnega tveganja smo uporabili na Stevilnih
primerih AB okvirov in okvirov s polnili in prisli do razli¢nih zakljuc¢kov. Prvi sklop ugotovitev se
nanasa na obcutljivost parametrov potresnega odziva v povezavi s fizikalnimi in modelnimi
negotovostmi. Rezultati obcutljivostne analize kazejo, da je u€inek negotovih parametrov na potresni
odziv konstrukcij tezko predvideti, posebej Se v primerih, ko vpliv negotovosti povzro¢i spremembe
mehanizma porusitve konstrukcije. Kljub temu lahko podamo nekatere bolj splosne zakljucke. Za AB
okvire smo ugotovili, da imajo negotovosti modela rotacijske kapacitete stebrov in gred, 0,.. in 6,.,,
najvecji vpliv na kapaciteto AB okvirov. Variacije pomika konstrukcije pri mejnem stanju blizu
porusitve in pripadajocega pospeska tal znasajo od —30 do +50 %, ¢e za 0,.. ali 0,., upostevamo 16.
in 84. kvantil. Zmeren vpliv na kapaciteto AB okvirov imajo tudi negotovosti pri dolocitvi mase
konstrukcije m , rotacije na meji teCenja, 6, . in 6, , in trdnost betona f.,, . Trdnost jekla za armiranje
f, in efektivna Sirina ploS¢e b,; ima zanemarljiv vpliv na kapaciteto obravnavanih konstrukcij, ¢e
niso projektiranje v skladu z metodo nacrtovanja nosilnosti, medtem ko ima b,; vecji vpliv, Ce je
stavba projektirana v skladu z naceli potresnoodporne gradnje.
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Na podoben nacin lahko strnemo ugotovitve obcutljivostne analize AB okvirov s polnili. Pri tem je
potrebno poudariti, da v obcutljivostni analizi AB okvirov s polnili nismo upostevali povecanja strizne
sile v stebrih zaradi vplivov polnil. Ta predpostavka se lahko pokaze kot nezadostna, kar smo pokazali
v primeru, ki smo ga analizirali s postopkom iterativne nelinearne staticne analize. V okviru te
omejitve so ugotovitve obcutljivostne analize naslednje: trdnost na meji razpokanja 7, , strizni G, in
elasticni modul E,, ter parameter negativne togosti polnil « so spremenljivke, ki najbolj vplivajo na
togost, nosilnost in pomike analiziranih konstrukcij. V primeru, da za slu¢ajne spremenljivke 7., G,,,
E, in « upoStevamo vrednosti, ki pripadajo 16. oz. 84. kvantilu, je pricakovati do 30% povecanje oz.
zmanjsanje kapacitete pomikov in maksimalnih pospeskov tal v mejnih stanjih omejenih (DL) in
pomembnih poskodb (SD). Na pomike in pospeske v mejnem stanju blizu porusitve (NC) najbolj
vpliva mejna rotacija stebrov 6,... Ni nujno, da bi bil ta zakljucek enak, ¢e bi v obcutljivostni analizi
na bolj to¢en nacin obravnavali interakcijo med stebrom in polnilom ter simulirali strizno porusitev
stebra. Zanimivo je, da so pospeski v mejnem stanju NC obcutljivi tudi na trdnost polnil 7, , ki ima
sicer najvecji vpliv v obmoc¢ju mejnih stanj DL in SD. Trdnost betona f.,, mejna rotacija gred
0., ter zaCetna togost stebrov in gred, 6,. in 6,,, spadajo v skupino manj pomembnih slucajnih
spremenljivk, ki pa imajo lahko v nekaterih primerih zmeren vpliv na parametre odziva (do 10 %),
odvisno od konstrukcije in izbranega mejnega stanja. Vpliv efektivne Sirine ploS¢ b,; in trdnosti jekla
na meji tecenja f, je prakticno zanemarljiv. V primerjavi s kapaciteto osnovnega modela njihov vpliv
v nobenem obravnavanem primeru ne povzroc¢i odstopanja kapacitete za ve¢ kot 5 %.

Drugi sklop ugotovitev se nanasa na rezultate razSirjene metode IN2, ki smo jo aplicirali na tri izbrane
AB okvire. Rezultati analize kaZejo, da ocenjena razprSenost parametrov potresnega odziva ni
bistveno odvisna od nacina projektiranja konstrukcij. Zato je smiselno obravnavati njihove povprecne
vrednosti, ki smo jih ocenili za posamezne obravnavane konstrukcije. Povprecna standardna deviacija
za pomike pri intenziteti, pri kateri je 84. kvantil krivulje IN2 vodoravna ¢rta, tako znasa [,;, =0.11,
povprecni standardni deviaciji za pomike in pospeske v mejnem stanju blizu poruSitve pa sta
Bey =0.32 in Bcy =0.28. Skoraj v vseh primerih se je mediana pomikov in pospeskov v mejnem
stanju blizu porusitve zmanjsala, ¢e smo upostevali vplive negotovosti. Redukcija je znasala od 0-19
%, odvisno od konstrukcije in izbrane mere za kapaciteto (pospeski ali pomiki). Izkazalo se je, da je
redukcija v oceni mediane kapacitete sodobne simetricne Stirietazne stavbe nekoliko manjsa kot pri
ostalih dveh primerih in znasa od 0-12 %.

Slabsanje mehanskih lastnosti materiala skozi Cas predstavlja dodatno negotovost, ki jo obicajno
zanemarimo. Korozija armature je tipi¢en pojav, ki lahko oslabi lastnosti materiala v odvisnosti od
starosti konstrukcije, in povzro¢i razlicne poSkodbe, kar posledi¢no vpliva na povecanje potresnega
tveganja. Zato smo za izbrano stavbo ponazorili postopek za oceno potresnega tveganja z
upostevanjem vplivov korozije. Upostevali smo najbolj enostaven model staranja materiala zaradi
korozije, saj smo vrednotili le zmanjSanje prereza vzdolzne in pre¢ne armature, ostale vplive, kot so
odpadanje krovnega sloja betona in zmanjSanje maksimalne sprijemne napetosti med betonom in
armaturo, pa smo zanemarili. Za izbrano stavbo smo z upoStevanjem korozije ocenili srednjo
frekvenco prekoracitve mejnega stanja konstrukcije za razlicna ¢asovna obdobja. Glede na rezultate
ugotavljamo, da ima korozija predvsem vpliv na strizno odpornost konstrukcije. Posledi¢no se zato
pricakovano Stevilo prekoracitev mejnega stanja v obdobju petdesetih let poveca za priblizno 7 %.
Ceprav povelanje skupnega Stevila prekoracitev ni veliko pa se znatno poveda potresno tveganja na
letni ravni. Na primer, srednja letna frekvenca prekoracitve ob koncu petdesetletnega obdobja je kar
80 % vecaj kot v primeru, ¢e korozije ne upostevamo. Za obravnavani primer lahko vpliv korozije na
upogibno odpornost konstrukcije zanemarimo. Na podlagi vsega tega lahko zaklju¢imo, da
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neupostevanje vplivov korozije vodi v podcenjeno oceno potresnega tveganja in, da bi ostali u¢inki
korozije, kot so redukcija maksimalne deformacije v armaturnem jeklu, zmanjSanje sprijemne
napetosti med betonom in armaturo ter odpadanje krovnega sloja betona, ki jih v primeru uporabe
nismo upostevali, Se povecali potresno tveganje izbranih AB okvirov.

Poseben primer negotovosti, ki jih ne moremo vrednoti z uporabo verjetnostnih metod, predstavljajo
pomanjkljivosti nelinearnih modelov realnih stavb, saj z njimi ni mozno neposredno simulirati vseh
vrst mehanizmov porusitve elementov konstrukcije. Pokazali smo, da te negotovosti lahko deloma
vrednotimo z iterativnim postopkom nelinearne stati¢ne analize. Predlagan postopek je priblizen,
vendar zaradi uporabe poenostavljenih nelinearnih modelov racunsko nezahteven. Zato je primeren
predvsem za hitre preliminarne verjetnostne analize stavb. Poleg tega ocenjujemo, da ga je moc
uporabiti na velikih in zapletenih konstrukcijskih sistemih, priblizno pa je mogoce simulirati odziv v
obmocju mehc¢anja zaradi striznih porusitev stebrov. V doktorski disertaciji smo uporabo predlaganega
postopka ilustrirali na izbranem AB okviru s polnili ter poskusali razloziti kaj pomenijo strizne
porusitve stebrov za globalen odziv konstrukcije ter za koliko se posledicno poveca potresno tveganje.
Tak nacin ocene potresnega tveganja AB okvirov s polnili bistveno presega trenutno prakso za oceno
potresnega tveganja AB okvirov spolnili, vendar je Se vedno zelo poenostavljen, saj temelji, na
nekaterih predpostavkah s katerimi smo vpeljali dodatne negotovosti. Na primer, nosilnost in
deformacijska kapaciteta konstrukcij je moc¢no odvisna od izraCunane strizne odpornosti in
obremenitve stebrov, ki smo ju v $tudiji ocenili deterministi¢no in poenostavljeno v smislu interakcije
med polnilom in stebrom. Ker so te koliine izjemno negotove, bi dobili zanesljivejSe rezultate, Ce bi
uporabili stohasticni model, v katerem bi strizno obremenitev in odpornost definirali kot slucajni
spremenljivki. V izbranem primeru se je pokazalo, da Sibki stebri ne zdrzijo velikih pre¢nih
obremenitev, ki jih povzrocajo polnila. Stebri se zato porusijo preden dosezejo maksimalno upogibno
nosilnost. Posledi¢no se zmanjsa uc¢inek objetja polnil, kar povzro¢i zmanjSanje nosilnosti konstrukcije
ter do Sestkratno povecanje potresnega tveganja.

Prispevki disertacije

V doktorski disertaciji smo razvili poenostavljeno nelinearno metodo za oceno potresnega tveganja
stavb, ki omogoca vrednotenje vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti ter staranja materiala. Ob
primerni programski opremi, ki smo jo deloma razvili v okviru doktorske Studije, je metoda primerna
tudi za prakticno uporabo. Predlagano metodologijo smo uporabili na izbranih primerih
armiranobetonskih (AB) okvirov in okvirov s polnili. Izbrane konstrukcije smo analizirali z
verjetnostno metodo analize, pri ¢emer smo parametre potresnega odziva dolocili z upostevanjem
fizikalnih in modelnih negotovosti. Poleg tega smo za primere AB okvirov ocenili vpliv korozije na
povecanje potresnega tveganja v zivljenjski dobi konstrukcije. Na podlagi teh primerov smo prispevali
k boljsemu razumevanju obnasanja konstrukcij med potresi ter k bolj zanesljivi oceni potresnega
tveganja stavb.

Posebej lahko izpostavimo naslednje ugotovitve in izvirne prispevke disertacije:

e Razvoj poenostavljene metode za oceno potresnega tveganja z uposStevanjem fizikalnih in
modelnih negotovosti ter staranja konstrukceij. Predlagana metoda je racunsko ucinkovita, zato
jo je mozno ob primerni programski opremi uporabljati tudi v praksi. Kljub njeni enostavnosti,
predlagana metoda lahko zajame vpliv fizikalnih in modelnih negotovost na oceno mediane in
razprSenosti parametrov potresnega odziva.
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e Razvoj iterativnega postopka nelinearne stati¢ne analize AB okvirov s polnili. V okviru
razsirjene metode IN2 smo razvili iterativni postopek nelinearne stati¢ne analize, ki omogoca,
da z enostavnimi modeli priblizno upostevamo interakcijo notranjih sil med polnili in okvirom
ter razporeditev notranjih sil med stebri in polnili zaradi striznih porusitev stebrov.

e Prispevek k boljSemu razumevanju obnasanja AB okvirov in okvirov s polnili med potresom.
Kvantificirali smo tipi¢ne vrednosti standardne deviacije potresne zahteve in potresne kapacitete
ter ocenili delez zmanjSanja mediane kapacitete izbranih konstrukcijskih sistemov zaradi
upostevanja fizikalnih in modelnih negotovosti. Izracunane standardne deviacije parametrov
odziva AB okvirov in okvirov s polnili se lahko uporabijo pri oceni potresnega tveganja
podobnih konstrukcijskih sistemov.

e Prispevek k boljSemu razumevanju potresnega tveganja skozi zivljenjsko obdobje izbranih AB
okvirov. Dokazano je bilo, da ima lahko korozija znaten vpliv na poveCanje potresno obnasanje
starejSih konstrukcij, ki nimajo vec¢je potresne odpornosti. Pri taksnih konstrukcijah lahko
korozija v izpostavljenih elementov privede do lokalnih striznih porusitev, kar lahko znatno
poveca potresno tveganje konstrukcije.
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7 Povzetek

Osnovni rezultat analize potresnega tveganja objekta je verjetnost prekoracitve izbranega mejnega
stanja konstrukcije, pri ¢emer upostevamo vsako mozno potresno obtezbo, kot je to dolo¢eno z analizo
potresne nevarnosti, medtem ko obremenitev in odpornost konstrukcije obravnavamo kot slucajni
spremenljivki. Tak nadin obravnavanja problema je posledica nakljuénih negotovosti, kot so
negotovosti zaradi sluCajne narave potresne obtezbe, ter fizikalnih in modelnih negotovosti, ki so
povezane s karakteristikami konstrukcije in matemati¢nega modela. Poleg tega na potresno tveganje
konstrukcij skozi njihovo zivljenjsko obdobje vpliva staranje materiala zaradi neugodnih vplivov iz
okolja. To lahko povzro¢i zmanjSevanje kapacitete konstrukcije, kar dodatno povecuje potresno
tveganje. Vse nastete pojave je mozno dovolj natancno vrednotiti le z uporabo simulacij. Zaradi tega
je potrebno v verjetnostni analizi uporabljati uc¢inkovite metode racunske analize, s katerimi lahko
racunski Cas, ki je potreben za izvajanje Stevilnih simulacij, ¢im bolj skrajsamo. Za ta namen smo v
doktorski disertaciji razvili poenostavljeno metodo za oceno potresnega tveganja, ki omogoca
vrednotenje vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti ter staranja materiala. Predlagana metoda
temelji na splo$ni analiti¢ni metodi za oceno potresnega tveganja, pri ¢emer se parametri potresnega
odziva izracunajo z razSirjeno metodo IN2. Metoda je zasnovana tako, da omogoca eksplicitno
upostevanje vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti, medtem ko moramo vplive negotovosti v
potresni obtezbi predpostaviti ali jih izracunati s krivuljami IDA na modelu SDOF. Metoda je
uporabna za razlicne tipe konstrukcijskih sistemov, vendar moramo pri tem uporabiti primerne
neelasticne spektre odziva. V okviru doktorske Studije smo se pri primerih uporabe predlagane metode
omejili na izbrane primere armiranobetonskih (AB) okvirov in okvirov s polnili.

Doktorska disertacija je v splosnem razdeljena na tri dele. V prvem delu disertacije obravnavamo
fizikalne in modelne negotovosti, ki se nanasajo na potresno analizo AB okvirov in okvirov s polnili.
Pri tem se osredoto¢imo predvsem na negotovosti v dolocitvi podatkov o konstrukciji, materialu in
navpicni obtezbi ter na negotovosti, ki so povezane z modeli za doloCevanje togosti, nosilnosti in
deformabilnosti konstrukcijskih elementov. Na podlagi podatkov, ki so na voljo v literaturi, opisemo
osnovne lastnosti porazdelitvenih zakonov negotovih parametrov.

V drugem delu opiSemo analiticno metodo za oceno potresnega tveganja ter razvijemo razSirjeno
metodo IN2 za doloCevanje parametrov potresnega odziva z upoStevanjem fizikalnih in modelnih
negotovosti. Pri opisu analiticne metode za oceno potresnega tveganja poleg splosne metodologije
opisemo specifi¢ni primer, ki omogoca uposStevanje vplivov staranja materiala. Potresno tveganje pri
tem izrazimo z ekvivalentno srednjo letno frekvenco prekoracitve mejnega stanja v doloCenem
¢asovnem obdobju, pri ¢emer izhajamo iz enacbe za doloCitev celotne vrednosti investicije, ki je
potrebna za vzdrzevanje konstrukcije zaradi neugodnega vpliva staranja. S parametri¢no Studijo smo
pokazali, da je natan¢nost analiticne reSitve ustrezna, ¢e degradacija konstrukcije ni prevelika, npr.
manjSa od 30 % v petdesetletnem obdobju. Sicer je potresno tveganje ustrezneje oceniti numericno.

Razsirjena metoda IN2, ki jo uporabimo za dolocitev parametrov potresnega odziva stavbe, predstavlja
kljuéni del predlagane metodologije za oceno potresnega tveganja. Prvi korak obsega definicijo
negotovih vhodnih parametrov ter modeliranje le teh s slucajnimi spremenljivkami, sledi vzorcenje
slucajnih spremenljivk ter modeliranje konstrukcije na osnovi vzorca slucajnih spremenljivk. Rezultat
tega koraka je skupina modelov konstrukcije, za katere nato izracunamo krivuljo IN2, ki predstavlja
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odnos med intenziteto potresne obtezbe in parametrom odziva konstrukcije. Na podlagi te skupine
krivulj kvantificiramo razprSenost parametrov potresnega odziva ter evidentiramo parametre, ki
vplivajo na zmanjSanje ocene mediane kapacitete zaradi vplivov fizikalnih in modelnih negotovosti.
Za generiranje skupine konstrukcijskih modelov uporabimo posebno metodo stratificiranega vzorcenja
v latinskih hiperkockah (LHS).

Dolocevanje vplivov modelnih in fizikalnih negotovosti zahteva Stevilne simulacije, ki so na realnih
konstrukcijah mozne z uporabo poenostavljenih nelinearnih modelov stavb in primerne programske
opreme. Za ta namen smo za modeliranje konstrukcij in izvajanje racunskih analiz uporabili
programski paket PBEE toolbox v kombinaciji s programom OpenSees. PBEE toolbox podpira
modeliranje AB okvirov z enostavnimi nelinearnimi modeli. V sodelovanju z raziskovalcem dr. Paolo
Riccijem smo uporabnost PBEE toolboxa v okviru doktorske raziskave razsirili na AB okvire s polnili.
S poenostavljenimi nelinearnimi modeli zadovoljivo opiSemo upogibno obnaSanje konstrukcijskih
elementov, vendar ne moremo neposredno simulirati porusSitev, ki nastanejo zaradi striznih porusitev
elementov, prav tako pa tudi ne moremo ustrezno modelirati interakcije med opecnim polnilom in
stebrom. Zato smo razvili iterativen postopek nelinearne statine analize, ki omogoca, da z
enostavnimi modeli priblizno upostevamo interakcijo notranjih sil med polnili in okvirom ter
razporeditev notranjih sil med stebri in polnili zaradi striznih porusitev stebrov. Postopek je iterativen
in omogoca modifikacijo modela konstrukcije za naslednjo nelinearno stati¢no analizo, ¢e na osnovi
rezultatov trenutne nelinearne stati€ne analize ugotovimo, da bi se kateri element potencialno lahko
porusil zaradi prevelikih striznih sil. Na ta naCin lahko na globalnem nivoju odziva konstrukcije
priblizno dolo¢imo vpliv striznih porusSitev stebrov, vendar je potrebno poudariti, da zaradi novih
predpostavk vpeljemo dodatne negotovosti, ki imajo lahko odlocCilen vpliv na rezultate analize. Na
primer, nosilnost in deformacijska kapaciteta konstrukcij je mo¢no odvisna od izraCunane strizne
odpornosti in obremenitve stebrov, ki smo ju v $tudiji ocenili deterministi¢no in poenostavljeno v
smislu interakcije med polnilom in stebrom.

V tretjem delu disertacije obravnavamo razli¢ne primere AB okvirov in okvirov s polnili. Prvi sklop
primerov se nanasa na obcutljivost parametrov potresnega odziva v povezavi z negotovostmi, ki smo
jih upostevali pri doloc€itvi tlacne trdnosti betona, trdnosti jekla na meji tecenja, mase konstrukcije,
efektivne Sirine plosCe, zaCetne togosti stebrov in gred, mejne rotacije stebrov in gred (v mejnem
stanju blizu porusitve), trdnosti polnil na meji razpokanja, striznega in elasticnega modula ter
negativne togosti polnil. Potrebno je poudariti, da v ob¢utljivostni analizi nismo upostevali morebitnih
striznih porusitev stebrov, kar je lahko nezadostna predpostavka, posebej Se v primerih okvirov s
polnili, saj sodelovanje polnila z okvirom lahko povzroci velike dodatne obremenitve in celo strizne
porusitve stebrov. V okviru omejitev te predpostavke smo ugotovili, da imajo negotovosti modela
rotacijske kapacitete stebrov in gred, 6,.. in 0,.,, najvecji vpliv na kapaciteto AB okvirov. Variacije
pomika konstrukcije pri mejnem stanju blizu porusitve in pripadajocega pospeska tal znasajo od —30
do +50 %, ¢e upoStevamo 16. oz 84. kvantil parametrov 0,.. oz. 0,.,. Nekoliko drugace je pri AB
okvirih s polnili. V tem primeru trdnost polnil na meji razpokanja 7., strizni G, in elastiéni modul
E, ter parameter negativne togosti « najbolj vplivajo na togost, nosilnost in pomike analiziranih
konstrukcij. Posledi¢no je v primeru 16. oz. 84. kvantila teh parametrov pricakovati do 30% povecanje
oz. zmanjsanje kapacitete pomikov in maksimalnih pospeskov tal v mejnih stanjih omejenih (DL) in
pomembnih poskodb (SD). Na pomike in pospeske v mejnem stanju blizu porusitve (NC) najbolj
vpliva mejna rotacija stebrov 6, .. Ostali negotovi vhodni parametri imajo zmeren ali zanemarljiv
vpliv na odziv izbranih AB okvirov in okvirov s polnili.
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Drugi sklop ugotovitev izhaja iz rezultatov razsirjene metode IN2, ki smo jo aplicirali na tri izbrane
AB okvire, in se nanasa na statistiko parametrov potresnega odziva zaradi modelnih in fizikalnih
negotovosti. Povpre¢na standardna deviacija pomikov obravnavanih konstrukcij, izracunana pri
intenziteti, pri kateri je 84. kvantil krivulje IN2 vodoravna ¢rta, znasa [py =0.11, povpreéni
standardni deviaciji pomikov in pospe$kov v mejnem stanju blizu porusitve pa sta [y =0.32 in
Bicu =0.28. Skoraj v vseh primerih se je zaradi upostevanja fizikalnih in modelnih negotovosti
izkazalo, da je mediana kapacitete pomikov in pospeskov nezanemarljivo manj$a v primerjavi s tistimi
vrednostmi, ki smo jih dolocili z obi¢ajno deterministicno analizo. Redukcija je znasala od 0-19 %,
kar pomeni, da neupostevanje negotovosti v obravnavanih primerih vodi v podcenitev verjetnosti
prekoracitve mejnega stanja blizu porusitve. Negotovosti imajo pri tem vecji vpliv na kapaciteto
pospeskov, ki se pri starejSi in sodobni trietazni stavbi zmanj$a za 11-19 %, pri sodobni Stirietazni
stavbi pa 5-12 %. Degradacija kapacitete pomikov ni tako izrazita in pri obeh razlificah trietazne
stavbe znaSa 8 %, medtem ko pri sodobni Stirietazni stavbi negotovosti ne zmanjSajo kapacitete
pomikov.

Tretji sklop ugotovitev na osnovi predstavljenih primerov se nanasa oceno potresnega tveganja AB
okvirov z upoStevanjem vpliva korozije armature. Analizirali smo dva AB okvira, pri cemer smo
ucinke korozije modelirali poenostavljeno tako, da smo v izpostavljenih elementih upostevali le
zmanjsanje prereza armaturnih palic zaradi zmernega korozijskega toka. Z uporabo takega modela
smo izracunali 7% povecanje pricakovanega Stevila prekoracitev mejnega stanja NC v petdesetih letih.
Ceprav povecanje ni veliko, je predvsem pomembno, da lahko korozija privede do lokalnih (striznih)
porusitev stebrov. To v obravnavanem primeru znatno poveca potresno tveganja na letni ravni.
Srednja letna frekvenca prekoracitve ob koncu petdesetletnega obdobja se tako poveca za kar 80 %, ce
upostevamo vplive korozije. Ostali ucinki korozije, kot so redukcija maksimalne deformacije v
armaturnem jeklu, zmanjSanje sprijemne napetosti med betonom in armaturo ter odpadanje krovnega
sloja betona, ki jih v primeru uporabe nismo upostevali, bi verjetno Se povecali potresno tveganje AB
okvirov.

Zadnji primer, ki smo ga obravnavali, se nanaSa na iterativen postopek nelinearne staticne analize.
Postopek smo uporabili na primeru AB okvira s polnili, ki je zaradi slabih konstrukcijskih detajlov
obcutljiv na strizne porusitve stebrov. Pokazali smo, da je iterativen postopek nelinearne stati¢ne
analize mo¢ uporabiti tudi na vecjih konstrukcijskih sistemih, priblizno pa je mogoce simulirati odziv
v obmocju mehcanja zaradi striznih porusitev stebrov. V izbranem primeru se je pokazalo, da Sibki
stebri ne zdrzijo velikih preénih obremenitev, ki jih povzrocajo polnila. Stebri se zato porusijo preden
dosezejo maksimalno upogibno nosilnost. Posledi¢no se zmanj$a u¢inek objetja polnil, kar povzroci
zmanj$anje nosilnosti konstrukcije ter do Sestkratno povecanje potresnega tveganja.
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8 Summary

The objective of the probabilistic seismic performance assessment of a building is to assess the
probability of exceeding a selected limit state of a structure. Every possible seismic load is taken into
account, as defined by the hazard analysis, whereas seismic demand and the resistance of the structure
are represented by random variables. Treatment of the problem by the use of probabilistic methods is
the consequence of aleatory uncertainties, such as those due to the random nature of earthquakes, and
physical and modelling uncertainties, which refer to the properties of the structure and its
mathematical model. Additionally, seismic risk over the design life of a structure is often influenced
by process of structural ageing due to the negative effects of the environment. This process can cause a
reduction in the strength and ductility of the structure, which additionally increases the seismic risk
which can be attributed to the structure. All of the described phenomena can only be evaluated with
sufficient accuracy if appropriate numerical simulations are performed. It is therefore important to use
efficient analytical methods in order to shorten the computational time which is needed to perform the
usually numerous simulations. For this reason, a simplified method for the assessment of seismic risk
of structures, with consideration of the effects of physical and modelling uncertainties, as well as of
the effects of the process of structural ageing, was developed within the scope of the research
presented in this thesis. The proposed method utilizes a general analytical framework for estimating
the seismic risk, where the seismic response parameters are determined by using the extended IN2
method. The physical and modelling uncertainties are systematically incorporated within the analysis,
whereas the effects of aleatory uncertainties due to the random nature of earthquakes have to be
predetermined or evaluated based on the IDA curves corresponding to the equivalent single-degree-of-
freedom (SDOF) model. The method can be used for seismic performance assessment of different
structural systems, provided that appropriate inelastic response spectra are used. The described method
was applied to selected examples of reinforced concrete (RC) frames and reinforced concrete frames
with masonry infills.

The thesis is divided into three parts. First, the physical and modelling uncertainties, which are related
to the seismic analysis of RC frames and frames with masonry infills, are described. This part focuses
primarily on the uncertainties associated with the characteristics of structure, the material of which it is
made, and the vertical loads due to the self-weight and live loads, and also on the uncertainties which
are related to simplified nonlinear models for the determination of the stiffness, strength and
deformations of the structural elements. Based on the literature review, statistical data and the
parameters of probability distributions of the uncertain parameters were collected.

In the second part of the thesis, the proposed methodology for estimating the seismic risk is described.
In this part a description is given of the analytical approach which was used to estimate the seismic
risk and to develop the extended IN2 method, which is intended for the approximate determination of
the seismic response parameters with consideration of the physical and modelling uncertainties. In the
description of the analytical approach for estimating seismic risk, a general methodology is first
summarized. This general approach is then extended to the specific case, which allows for the
incorporation of the influence of structural ageing. The seismic risk is therefore expressed with an
equivalent constant rate of limit-state exceeding within the selected time interval. The analytical
equations were developed based on the concept of the determination of the total financial investments
for maintaining structural safety due to structural ageing. Based on the results of the parametric study,
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it was shown that the selected analytical probabilistic approach is sufficiently accurate if the seismic
capacity does not degrade more than 30 % over a period of fifty years. Otherwise, it is more
appropriate that the seismic risk of the deteriorated structure is determined numerically.

The extended IN2 method is intended for the determination of seismic response parameters and thus
represents a key part of the proposed methodology. It consists of several steps. First, the uncertain
parameters have to be identified and defined by means of random variables. The selected random
variables are then sampled using a Latin Hypercube Sampling (LHS) technique. The generated sample
of random variables is then used to generate a group of structural models, which reflect the epistemic
uncertainties. In the next step, each structural model from the group of models is analysed, and the IN2
curves, which represent the relationship between the seismic intensity and selected structural response
parameter, are calculated. An intermediate result of the extended IN2 method is therefore a group of
IN2 curves, based on which the dispersion measures of the seismic response parameters, as well as the
reduction of the median seismic capacity due to the influence of the physical and modelling
uncertainties can be quantified.

Explicit consideration of the physical and modelling uncertainties requires numerous simulations of
seismic response of the structure, which are possible only if simplified nonlinear models and
appropriate computational software are available. The structural models were therefore developed and
analysed by using the PBEE toolbox in conjunction with the computational program OpenSees. The
original version of the PBEE toolbox supports the modelling of RC frames by using simplified
nonlinear models. In cooperation with the researcher Dr. Paolo Ricci, the applicability of the PBEE
toolbox was extended, so that it allows for the modelling of frames with masonry infills. Since
simplified nonlinear models of RC frame elements are sufficient only for the simulation of flexural
behaviour, these models were not capable of direct simulation of brittle collapse due to the shear
failure of the elements. A further price to be paid for model simplicity can be found in its inability to
simulate directly the interaction between the masonry infill and the surrounding columns. An iterative
pushover-based procedure, involving model adaptation, was therefore introduced. This procedure
makes it possible to incorporate, approximately, the effects of the masonry infills on the internal forces
in the columns, and to simulate the distribution of these internal forces between the infills and the
frame in the case of shear failures of the columns. The procedure is iterative and involves modification
of structural model for next pushover analysis if it is recognized, based on the results of the current
pushover analysis, that the shear force in one of the columns exceeds the shear resistance, which is an
indicator for the local shear failure of the column. Using such a procedure, it is possible to incorporate,
approximately, the effect of the shear failure of columns on the global response of the structure.
Nevertheless it is necessary to be aware of the additional sources of uncertainty which are introduced
into the model due to assumptions which may have a significant impact on the results. For example,
the strength and deformation capacity of the structure may be very sensitive to the shear force and
resistance of the columns, which are, in the given case, estimated in a deterministic and simplified
way, at least as far as the simulation of the interaction between the frame and the masonry infill is
concerned.

In the third part of the thesis, the presented methodology was applied to selected examples of RC
frames and frames with masonry infills. One part of the results relates to the sensitivity of the seismic
response parameters, where the following input parameters were considered to be uncertain: the
compressive strength of the concrete, the yield strength of the reinforcement steel, the mass of the
structure, the effective slab width, the initial stiffness of the columns and beams, the ultimate rotations



Celarec, D. 2012. Potresno tveganje izbranih konstrukeijskih sistemov z uposStevanjem nezanesljivosti. 149
Dokt. dis. Ljubljana, UL, FGG, Odd. za gradbenistvo, Konstrukcijska smer.

of the columns and beams (corresponding to near-collapse limit state), the cracking strength of the
infills and their elastic and shear moduli, and the parameter of the negative stiffness of the infills. It
should be emphasized that the effect of the potential shear failure of the columns was neglected in the
sensitivity analysis. In some cases this assumption is unsatisfactory, especially in the case of infilled
frames, where additional internal forces are introduced into the column due to the interaction between
the frame and the masonry infills, which can lead to the shear failure of the column. Using this
assumption, it was found that the seismic capacity of bare RC frames is controlled mostly by the
rotational capacity of the plastic hinges in the columns and beams (0,.., 0,.,). The variation of the
displacements and corresponding peak ground accelerations at the near-collapse limit state amounted,
respectively, to =30 and +50 %, if 0,.. or 0,., are set to their 16™ and 84™ fractiles. The situation is
slightly different in the case of the infilled frames. In this case, the cracking strength of the infills 7, ,
the shear modulus G,,, the elastic modulus E, , and the parameter of the negative stiffness of the
infills « are the parameters which most significantly affect the initial stiffness, the maximum base
shear and the displacement characteristics of the analysed frames. Consequently, the calculated top
displacements and corresponding peak ground accelerations at the DL and SD limit states can increase
by up to 30 %, or reduced by a similar percentage, when the infill parameters are set to their 16™ or
84™ fractiles. The top displacement and corresponding peak ground acceleration at the NC limit state
is the most sensitive to the ultimate rotation of the columns 6,... The rest of the uncertain input
parameters have a moderate or negligible effect on the seismic response of the selected RC frames in
the case of the frames with masonry infills.

Another part of the results was related to the extended IN2 method, which was applied to the three
selected RC frames. These results are related to the statistics of the seismic response parameters due to
the effects of the physical and modelling uncertainties. The average value of the dispersion in the
displacements, which were calculated, in the case of the three analysed frames, at those intensities
where the slopes of the 84™ fractiles of the IN2 curves became almost horizontal, amounted to
Bpu =0.11, whereas the average values of the dispersion in the displacement and peak ground
accelerations at near-collapse limit state were, respectively, Sy =0.32 and (g =0.28. In almost all
cases, it was found that the physical and modelling uncertainties reduce the median values of the
displacement and acceleration capacities, if compared to the values, which were calculated for the
deterministic model. The reduction amounted to between zero and 19 %. This indicated that neglecting
the effects of epistemic uncertainties leads to the underestimation of the probability of exceeding the
near-collapse limit state. The uncertainties have the greatest effect on the reduction of the acceleration
capacity, which is reduced by about 11-19 % in the cases of older and contemporary three-storey
buildings, and by about 5-12 % in the case of a four-storey contemporary building. The reduction in
the displacement capacity was smaller and amounted to 8 % for both of the three-storey buildings,
whereas, on the other hand, the uncertainties did not affect the median displacement capacity in the
case of the four-storey contemporary building.

The third part of the results of the analysis of the example frame structures relates to the assessment of
seismic risk with consideration of the corrosion of reinforcement. Two RC frames were analysed,
where the corrosion was modelled in a simplified way, since the corrosion model involved only
reducing the steel bar cross-sectional areas due to the moderate corrosion hazard. Using such a
corrosion model, it was found that the expected number of exceeding the near-collapse limit state over
a period of fifty years increased by about 7 %. Although the reduction in the capacity due to corrosion
is not significant, it is important to note that corrosion may lead to the local (shear) failure of columns,
which may in the selected case study considerably increase the instantaneous (annual) seismic risk.
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The mean annual frequency of exceeding the near-collapse limit state at the end of a fifty year period
was therefore increased by 80 % in the case when corrosion was included. It is supposed that the other
effects of the phenomena of corrosion, such as changes in the ductility of the steel bars, concrete
spalling and bond degradation, which were neglected in the example case studies, would additionally
increase the estimated seismic risk of ageing RC frames.

The last case of the analysis is related to the iterative pushover-based procedure. The procedure was
applied to the case of a RC frame with strong infill, which is sensitive to the shear failure of columns
due to the unsatisfactory seismic detailing. It was shown that the proposed procedure can be used for
the assessment of large existing buildings. It is also possible to approximately simulate the structural
softening due to the the shear failure of columns. Within the presented case study, it was indicated that
weak columns cannot resist shear demands induced by masonry infills, and so fail in shear before their
maximum flexural strength is achieved. Consequently, the confinement effect of the infills is reduced,
which causes a reduction in structural strength. This is reflected through the increase in seismic risk,
which is about six times larger than that estimated for the case when the shear failure of the columns is
neglected.
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Abstract. A simplified methodology for seismic performance assessment of structures with considera-
tion of both aleatory and epistemic uncertainty is briefly presented. The methodology involves pusho-
ver analysis for a set of structural models and nonlinear dynamic analysis of corresponding equivalent
SDOF models. However, a methodology by itself without any support of sophisticated computational
software is not intended to be used for practical applications. Thus, a very efficient software tool, a
PBEE toolbox [1] in conjunction with OpenSees, was used in our study in order to perform pushover
analyses of required computational simulations, while nonlinear dynamic analysis are approximately
computed by using a web application for prediction of IDA curves [2], which was recently developed
within ICE4RISK project. Presented methodology and software tools are demonstrated by means of an
example of a three-storey reinforced concrete frame building. The results of the presented example
have indicated that incorporation of the epistemic uncertainty, in addition to aleatory uncertainty,
slightly increases dispersion and can substantially decrease the limit-state intensities. This effect in-
creases with the severity of the limit state. It was also proved that sophisticated software tools are im-
portant ingredient of performance-based earthquake engineering and can significantly facilitate
transferring knowledge into practice.
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1 INTRODUCTION

Past investigations have shown, e.g. [1, 2], that accuracy of seismic performance assessment of
structures can be reasonably improved if different sources of uncertainty are systematically incorpo-
rated within evaluation process. Thus, it is important in seismic performance evaluation to consider the
effects of aleatory uncertainties, which are usually associated with random nature of earthquakes, and
also the effects of epistemic uncertainties arising from incomplete knowledge of physical and model-
ling characteristics of structure.

Recently, several studies have been performed with a focus on comparisons between the different
methods for incorporating the epistemic and aleatory uncertainties in seismic performance assessment,
such as that performed by Liel at al. [3], or with the aim of defining simplified nonlinear methods for
the evaluation of structural seismic performance, e.g. [4]. Nevertheless, a comprehensive seismic per-
formance assessment with a systematic consideration of aleatory and epistemic uncertainties is from
the computational point of view still very time-consuming due to numerous number of the required
computational simulations, especially, if seismic response parameters are assessed by means of non-
linear dynamic analysis, such as that in [5, 6, 7]. It is therefore important to develop and use simplified
procedures, which are computationally not excessively demanding, and are capable of sufficiently ac-
curate prediction of the seismic response parameters with consideration of both types of the uncertain-
ties.

For these reasons, this paper provides an overview of the procedure for fast seismic performance
assessment of structures, which involves approximate IDA by using the web application [8], and al-
lows incorporating the effect of both the aleatory and epistemic uncertainties. The use of the proposed
methodology is demonstrated by the example of three-storey reinforced concrete (RC) frame building,
which had been designed according to the Eurocode 8 requirements.

2 METHODOLOGY

The methodology for fast seismic performance assessment of buildings, which is explained in this
section, involves the pushover analysis of the structure and the dynamic analysis of the equivalent sin-
gle-degree-of-freedom (SDOF) model. The results of dynamic analysis are obtained by using the web
application for prediction of IDA curves [8], which involves response database of SDOF model and n-
dimensional linear interpolation. The effects of epistemic uncertainties are considered, by applying the
pushover analysis and web application to the set of structural models, determined by utilizing the Latin
Hypercube Sampling (LHS) technique [9].

2.1 Determination of set of structural models

In this study a variant of the LHS technique, which was recently proposed by Vorechovsky and
Novak [9], was used. In general, two steps are needed to determine the sample of random variables,
which are directly applied to the structural model. Firstly, each random variable X; is sampled by using
Nsin values. The j-th sample value of the i-th random variable X; can be obtained as follows:

xj,i:E-‘(pji,)zE-l(MJ, i=1..N,,. j=L..N (1)

N i Var’ 4 Sim 2
Sim

where 7(j) is a random permutation of 1,..., Ng;,, p;; is the probability that the random variable .X; is
less than or equal to x;; and F, '( p;.) 1s the inverse of the cumulative distribution function (CDF) of
the random variable X;, evaluated at the probability p;;. The undesired correlation between the different
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random variables, which is introduced in the described sampling process, can be minimized by the
stochastic optimization method called Simulated Annealing (see [9]). For this purpose the norm E,
which is a measure for the difference between the generated and the prescribed correlation matrix, is
defined by the expression:

2 Nyar =1 Nygy 2
EZm\/ 2 2.(8,-K,). 2)

Var Var i=1  j=i+l

where S;; and K;; are, respectively, the generated and prescribed correlation coefficients between the
random variables X; and X;. The norm E takes into account the deviations between all the correlation
coefficients, and is normalized with respect to the total number of all the correlation coefficients. It
therefore represents a good measure when examples with a different number of random variables are
compared. The norm £ is then minimized by the stochastic optimization method known as Simulated
Annealing. The result of this optimization is the optimized sample matrix X with Ng;, rows and Ny,,
columns, for which the correlation matrix is close to the target correlation matrix. More details about
the LHS technique and its application can be found elsewhere (e.g. in [5, 9]).

The sample of random values is then used to generate a set of Ng;, structural models,
which reflect the epistemic uncertainties, so that the set represents the probabilistic structural
model. In a previous study [5], it was shown that if Ng;, slightly exceeds Ny,,, then the opti-
mized correlation matrix is close to the prescribed correlation matrix, and, usually, the seismic
response parameters are in this case predicted with a sufficient accuracy.

2.2 Summary of the web application for prediction of IDA curves

The web application for prediction of approximate IDA curves of reinforced concrete structures,
which was recently developed [8], involves response database of the equivalent single-degree-of-
freedom (SDOF) model, which was computed for 30 ground motion records used by Vamvatsikos and
Cornell [10].

The SDOF model was defined to be representative for reinforced concrete structure. In this case the
force-displacement relationship is described by the four parameters (7,, 75, 4, @) of the pushover curve.
The other two parameters of the SDOF model are the period 77 and the ratio of the critical damping &.
The four parameters of the force-displacement relationship are dimensionless quantities and are de-
fined as

E 1 U, kpc
r=—r, h=—, M, =7, a=——7", 3
F M= 3)

where points (u;, F) and (u,, F;) represent first and the second characteristic point of the idealized
force-displacement relationship (Figure 1) and, respectively, roughly represent the cracking of con-
crete and, in the case of regular structures, yielding of reinforcements at the base of columns. The dis-
placement u; is related with the displacement where the strength of the structure starts degrading,
while k,. and k; are, respectively, the post-capping and initial stiffness of the idealized force-
displacement relationship. With a suitable variation of the four parameters the idealized curve can be
fitted to almost any pushover curve typical for reinforced concrete structures.
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Figure 1: The idealized force-displacement relationship.

The web application was developed on the basis of the classic three-tier client-server architecture
[8], which enforces a general separation of three parts: client tier (also named presentation layer or,
more specifically, user interface), middle tier (business logic) and data storage tier.

The advantage of the web application for prediction of approximate IDA curves in comparison to
other simplified approaches, which are based on limited parametric studies, is that the response data-
base can be expanded by adding results of seismic response of SDOF models for additional ground
motion records. Further, web application enables quadrilateral idealization of pushover curve and pre-
diction of global dynamic instability as well as the dispersion measures, which are needed for estima-
tion of seismic risk. These parameters are rarely estimated by simplified methods.

3 EXAMPLE

The use of the presented methodology for seismic performance assessment of structures is demon-
strated by means of an example of a three-storey RC frame building, designed for the earthquake re-
sistance according to the Eurocode 8 [11]. The seismic performance of the building is evaluated
considering both the aleatory uncertainties due to the random nature of the seismic load, and the epis-
temic uncertainties, which relate to several sources of the uncertainty in physical characteristics of the
structure and its modelling parameters. Based on the approximate IDA curves, the median seismic ca-
pacity at the ultimate limit state and the dispersion measures for demand and capacity are estimated
and compared to the analysis case, in which the epistemic uncertainties are neglected. In addition, the
results are also compared with the results of the N2 method [12], which was for the case of the exam-
ple building previously applied in the companion study [13].

Two limit states were defined for comparison reasons between the results of the approximate IDA
and results of the N2 method. The definition of the limit states differs with respect to the methods in-
volved since the N2 method is not capable to predict global dynamic instability of the structure. In the
case of the approximate IDA the limit state was therefore defined with the global stability of the struc-
ture (on the following, termed as ultimate limit state), whereas in the case of the N2 method, the limit
state under consideration corresponded to the displacement at 80 % of its maximum base shear in rela-
tion to the softening part of the pushover curve (termed as near-collapse (NC) limit state). More about
both limit states is explained within the related sections, for example, in section 3.4.

3.1 Description of the structure and mathematical model

The example structure is a three-storey RC frame building, which was designed for the earthquake
resistance according to the Eurocode 8 [11]. The plan dimensions of the structure are 9.7x10.5 m. All
three storeys are 3 m high, with monolithic slabs having a depth of 15 cm. The strength of the concrete
and of the steel reinforcement amounted to 33 and 400 MPa, respectively. The masses and correspond-
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ing mass moments of inertia amounted to 94.3 t and 1667 tm® for the first two storeys, and 94.4 t and
1634 tm? for the top storey, respectively. The plan view of the building and the reinforcement of typi-
cal cross sections of the columns and beams are shown in Figure 2.
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Figure 2: The plan view of the building and typical cross-sections of the columns and beams.

The structure was modelled by one-component lumped plasticity elements, which consist of an
elastic beam-column element and two inelastic rotational hinges at the ends. Envelopes, describing a
moment-rotation relationships of the hinges, were modelled with equivalent tri-linear relationship us-
ing effective initial stiffness of the elements. The three characteristic points of the envelopes are the
yield point (Y), the maximum strength (M), and a near-collapse point (NC). The NC point represents a
local near-collapse limit state in a column or beam, which is defined by the ultimate rotation 6,, corre-
sponding to a 20 % reduction in the maximum moment. Near-collapse rotation in the columns was
estimated by means of the Conditional Average Estimator (CAE) method [14], whereas in the beams
the near-collapse rotation for their hinges was determined by using the formula defined in the Euro-
code 8-3 [15].

In the structural model, the rigid diaphragms were assumed at the floor levels due to the monolithic
RC slabs. Consequently the masses were lumped at the mass centres. Centreline dimensions of the
elements were used with the exception of beams B5 and B6 (Figure 2). These beams are connected
eccentrically to column C6.

All analyses were performed with the OpenSees [16] in conjunction with the PBEE toolbox [17].

3.2 Input random variables and the set of structural models

In order to incorporate the epistemic uncertainty into the structural model, the following parameters
were treated as random variables: the strength of the concrete and of the reinforcement steel, mass,
effective slab width and the parameters describing the characteristic rotations in the plastic hinges, i.e.
the yield and the ultimate plastic rotation. These model parameters were defined with the eight random
variables, each representing individual model parameter. Note that the random variables, except for
those defining the characteristic rotations in the plastic hinges, were assumed to be uncorrelated. In the
study, the correlation factor between the yield and the ultimate rotation in plastic hinges was assumed
to be 0.5. The statistical parameters were taken from literature and are presented in Table 1.

Utilizing the Latin Hypercube Sampling (LHS) technique [9], the selected random variables were
used to generate the set of 20 structural models (simulations) in addition to the deterministic structural
model in order to incorporate the selected sources of the epistemic uncertainties. Note, that the number
of simulations generated is slightly higher than two times the number of input random variables. This
is about the smallest reasonable number of the simulations, if using the LHS technique. A smaller
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number of simulations would probably lead to a significant decrease in the accuracy of the results. For
more detailed discussion on the effects of number of the simulations on the results of the seismic per-
formance evaluation when using the LHS technique, the reader is referred to the previous study [5].

Variable Cov Distribution Reference
Concrete strength 0.20 Normal Melchers [18]
Steel strength 0.05 Lognormal JCSS [19]
Mass 0.10 Normal Ellingwood [20]
Eff. Slab width 0.20 Normal Haselton [21]
Yield rotation:
: ;ZZ;:;HS 832 Iﬂggﬁg;ﬁ;i Panagiotakos and Fardis [22]
Ultimate rotation:
e columns 0.40 Lognormal Perus et al. [14]
® beams 0.60 Lognormal Panagiotakos and Fardis [22]

Table 1: The statistical characteristics of the input random variables.

3.3 Results of the pushover analysis

The results of the pushover analysis are, for the simplicity reasons, presented only for the pushover
analysis in positive X direction (Figure 3). The horizontal load pattern for pushover analysis was de-
termined by the product of storey masses and the first modal shape in X direction.

The pushover curves for the deterministic structural model are compared with pushover curves of
the set of 20 structural models incorporating the epistemic uncertainties (Figure 3). In addition, the 16",
50™ and 84™ fractiles of the base shear given the top displacement (“fractile pushover curve”) are also
shown in Figure 3. A high scatter in global ductility of the structure is observed. For example, the
comparison between the fractile pushover curves and the deterministic pushover curve shows that the
epistemic uncertainties mostly affect the displacement ductility of the structure. The epistemic uncer-
tainties have moderate effect on the maximum base shear, while the difference in the initial stiffness
between different structural models is almost negligible.

A large difference between the pushover curves presented in Figure 3 can be attributed to the fact
that different collapse mechanisms were observed for different structural models, some of them being
illustrated in Figure 4, for example at the NC limit state. The most influential parameter, which gov-
erns the type of the near-collapse mechanism of the building, is the rotation capacity of the beams. In
the case, if rotation capacity of the beams is low in comparison to that of the columns, then the
strength degradation of structure is a consequence of the damage in beams of the 1* and 2™ storeys.
Thus, the top displacement capacity at NC limit state is low D, = 0.18 m (Figure 4a). The opposite case,
i.e. the damage in plastic hinges of the structural model with high rotation capacities of the beams, is
presented in Figure 4b. In this case, the top displacement capacity at NC limit state is equal to 0.59 m.
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Figure 3: The pushover curves for the deterministic structural model, for the set of 20 structural models and the
fractile pushover curves, representing the 16", 50" and 84™ fractiles of the base shear given the top displacement.
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Figure 4: The damage in the plastic hinges of the building for a) the model with the smallest displacement capac-
ity at the NC limit state, and b) for the model with the highest displacement capacity at the NC limit state. The
results presented are based on the pushover analysis.

3.4 Prediction of IDA curves and definition of the ultimate limit state

The approximate IDA curves of the structure were determined by using a web application, which
involves response database of the equivalent SDOF model. For that reason, the pushover curves were,
for the need of the presented case study, idealized with a four-linear force-displacement relationship as
presented in Figure 5. The first two points of the idealized force-displacement relationship represent
the cracking (Cr) and yielding (Y) of the idealized system, the third point represents the maximum
deformation capacity at the end of the plastic plateau (U), and the forth point represents a complete
loss of the base shear capacity. The cracking point was defined in the elastic part of the pushover curve
and corresponded to the top displacement of the structure at which the first element (column or beam)
starts yielding. The yield force F), was assumed equal to the maximum base shear obtained by the
pushover analysis. The post-cracking stiffness of the idealized system was determined in such a way
that the areas under the pushover curve and the idealized force-displacement relationship were equal
(termed as an equal energy rule) taking into account the interval between displacement at the cracking
of concrete D,, and displacement at the maximum base shear D,,. Similar rule applied also in determin-
ing the third point of the force-displacement relationship. The difference between pushover curve and
the idealized force-displacement relationship is small as presented in Figure 5 for the deterministic
structural model.
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Figure 5: The pushover curve of the deterministic structural model and the corresponding idealization using a
four-linear force-displacement relationship.

The modification factor I' which relate the spectral displacement of an equivalent SDOF model to
the roof displacement of the MDOF system is defined as follows:

m
F:%’mwm:sz'@v 4)

Zml»(b

where mgspor is equivalent mass of the SDOF model, m; is the mass of the structure in the
i-th storey and ¢, is the displacement in the i-th storey, normalized to the displacement at the top sto-
rey. The vector ¢ was taken equal to the first modal shape of the structure, which corresponds to
translations in X direction. The additional two parameters, which also affect the dynamic response of
the SDOF model, are the critical damping factor (¢), which was in our study assumed equal to 5 %,
and the period of the equivalent SDOF model (7spor) calculated as:

/m -d’
Topor =27 SDOfF* <, @)

where d; and f are, respectively, the displacement and the base shear at cracking of the equivalent
SDOF model.

Using the procedure described above, the equivalent SDOF models were determined for the deter-
ministic structural model and for 20 structural models incorporating the epistemic uncertainties. Then,
by applying the web application, the IDA curves of each structural model have been approximately
predicted based on the dynamic analysis of the corresponding equivalent SDOF models. Actually, the
output of the approximate IDA, which is presented in the Figure 6, are the IDA points, calculated for
different ground motion records and for multiple levels of seismic intensities, and the fractile IDA
curves, i.e. the median IDA curve and associated 16™ and 84™ fractiles for the top displacements.

One of the objectives of this study was estimation of the seismic performance parameters, i.e. the
median seismic capacity and the corresponding dispersion measures. These parameters have been in
the case of the approximate IDA estimated for the ultimate limit state of the structure, which has been,
in our case, defined with the global loss of the structural stability in relation to the approximate IDA
curves. These points of the ultimate limit state are marked red in the Figure 6.
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Figure 6: The fractile approximate IDA curves, collapse points and approximate IDA points for a) approximate
IDA based on the deterministic structural model and b) for the approximate IDA based on the set of structural
models representing the epistemic uncertainties.

Note, that such definition of the ultimate limit state is not completely realistic and probably overes-
timates the displacement capacity, since in the model the linear post-capping stiffness is assumed all
the way to a complete loss of the base shear. Therefore the displacement, which corresponds to the
global dynamic instability of structure, is probably smaller than that, which corresponds to the high-
lighted points in the Figure 6.

In the case if seismic response parameters were determined with the N2 method [12], which was
for the same structure used in one of the previous studies [13], the displacement corresponding to the
global dynamic stability of structure cannot be obtained. Usually it is conservatively assumed that this
displacement corresponds to the NC limit state, as already defined above.

Nevertheless, the difference in the estimated seismic capacity, which was made due to the different
definition of the limit states, is small, if expressed with the difference of predicted peak ground accel-
eration that cause the ultimate limit state or the NC limit-state. This is so, since the gradient of peak
ground acceleration in comparison to the top displacement is low in the range of the displacements
near global collapse of the structure.

By comparing the results in Figures 6a and 6b it can be concluded that a high scatter in the seismic
performance of the structure arises predominantly due to the aleatory uncertainties. For example, the
16™ and 84" fractiles of the approximated IDA curves for the deterministic structural model (see Fig-
ure 6a), for which only the aleatory uncertainty due to the randomness in the ground motion records
were incorporated, and corresponding 16" and 84™ fractiles of the approximated IDA curves incorpo-
rating both the aleatory and the epistemic uncertainties (see Figure 6b), do not differ significantly.
This is observed especially for the 84™ fractile and for the first part of the 16™ fractile IDA curve. That
means that the greatest part of the scatter in seismic performance is due to the random nature of the
seismic load, whereas the epistemic uncertainties are relatively minor contributor to overall perfor-
mance uncertainty. Another fact that can be concluded based on the results presented in Figure 6 is
that the median seismic performance at the region of the intensities for the ultimate limit state is re-
duced if the epistemic uncertainties are included into the analysis. The reduction of the median seismic
performance at the ultimate limit state can be visually observed as a vertical shift in the prediction of
the median (50" fractile) IDA curve.

3.5 The estimation of seismic response parameters

The maximum top displacement D, at the defined ultimate limit state and corresponding peak
ground acceleration a, ¢ were selected for seismic response parameters and assessed with its median
value and dispersion measure. In addition, dispersion in top displacement demand was also estimated
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since it represents an input parameter for the seismic risk assessment if evaluated utilizing the EDP-
based formulation. Note that in this case the dispersion depends on the peak ground acceleration and
was for the sake of simplicity computed at a,= 0.4 g.

Another distinction between the seismic response parameters was made with respect to the type of
the uncertainty, which were considered in the analysis. So, the seismic response parameters were esti-
mated, respectively, for the deterministic structural model, where only the aleatory uncertainties due to
the record-to-record variability (R) were considered, and for the stochastic structural model, where
both the aleatory and epistemic uncertainties (RU) were simultaneously incorporated. In addition, the
results were presented also for the case if seismic response parameters were estimated by using the N2
method. In this case, the results were provided for the deterministic structural model and for the sto-
chastic structural model with consideration of epistemic uncertainties (U).

In all cases the median and the dispersion measure of the seismic response parameters were esti-
mated by using three different methods, all assuming a log-normal distribution of sample values. Thus
the dispersion measure was defined as the standard deviation of natural logarithms. The first consid-
ered method was a so called counting method (on the following noted as M1), since 16", 50" and 84"
fractiles (vi6, 0, ¥s4) Of the seismic response parameters were determined according to the counting
method and the corresponding dispersion measure was calculated as the average value of fis=
log(yso/y16) and fsa= log(ysa/yso). The method of moments was the second method (M2) used for as-
sessing median 7 and dispersion measure /3 of the seismic response parameters, i.e. the 1* and the
2" moment of the sample values:

=", (6)

(7)

where (m) is the average value and (o) is the corresponding standard deviation of sample values.
Lastly, the third method (M3) was the maximum likelihood method, where median and corresponding
dispersion were estimated as follows:

m=e

p= J%ﬁ(log(y,.) iy ) - ©)

1 N
7210g(yi) _ -
N Moy =log (i), (8)

i=1

where y; is the i-th sample value and N is size of the sample.

The results for estimated median and dispersion of the seismic response parameters with respect to
the three adopted methods are presented in Tables 2 and 3.The notations DET and LHS relate, respec-
tively, to the results based on deterministic and the stochastic structural model.

It can be observed (Table 2) that the median peak ground accelerations (4, ) are very similar if es-
timated with the N2 method and the approximate IDA. The average value of a, . for deterministic
structural model estimated by the approximate IDA equals to 1.43 g, which is only around 6 % higher
to that obtained with the N2 method (4, .= 1.35 g). The estimated 4, . is larger if compared to that,
which was obtained in the study conducted by Rozman and Fajfar [23] (4, .= 0.77 g), since adopted
top displacement at the near collapse limit state was significantly smaller than that defined for the case
of this study.

10
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A slightly higher difference between the results of the approximate IDA and the N2 method pre-
sented in Tale 2 can be observed for the case if epistemic uncertainties are incorporated in the analysis.
In that case, the average value of @, . is reduced and amounts to 1.25 and 1.14 g if estimated by using
the approximate IDA and the N2 method, respectively. However, in the contrast to the median peak
ground acceleration, the predicted median displacement capacity strongly depends on the way how the
limit state is defined. For example, the estimated median displacement capacity for deterministic struc-
tural model varies, respectively, from 0.39 m to 0.64 m (by the average), if calculated for the NC limit
state as adopted for the N2 method, or for the ultimate limit state as adopted for the approximate IDA.
Note that probably none of these values is not correct but represent more or less the boundaries in the
prediction of the ultimate displacement capacity of the example structure, suggesting that the dis-
placement at the ultimate limit state as defined in the case of the approximate IDA most probably
overestimates the structural displacement capacity due to the adopted structural model, whereas the
displacement capacity at NC limit state as defined in the N2 method is rather a conservative estimate
for the displacement capacity.

Another phenomenon, which can be observed by comparing the results in the Table 2, is that the
median seismic capacity is typically reduced if epistemic uncertainties are considered in the analysis.
Thus neglecting the epistemic uncertainties leads to unsafe prediction of median capacity. In the case
of the approximated IDA, the median peak ground acceleration at the ultimate limit state is, by the
average, around 12 % less than that, which was estimated in the case of the deterministic model. Simi-
lar, conclusion can be made based on the results of the N2 method. A relatively high shift in the pre-
diction of median seismic response parameters for the ultimate limit state cannot be simply ignored.

Method a,c(g) A D, (m) A
DET + N2 1.35 - 0.39 -
M1 1.15 -15 % 0.36 8%
LHS+N2 M2 1.08 20 % 031 21 %
M3 1.20 11 % 0.35 -10 %
MI 1.48 0.71
aDEg N EE ; 0.59 ;
Pp- M3 1.49 0.64
M1 1.26 15 % 0.61 20 %
aLH%;A M2 119 11 % 0.53 10 %
Pp- M3 1.32 11 % 0.58 9%

Table 2: The median seismic response parameters (a, . and ch) estimated by using the approximate IDA and
the N2 method. The relative contribution of the epistemic uncertainties to the reduction of the median capacity is
also shown and calculated as A = (LHS - DET) / DET.

Important results of this study are the dispersion measures in seismic demand and capacity. Based
on the results presented in Table 3, the highest dispersion can be observed for the peak ground accel-
erations at the ultimate limit state. For example, the average f,,., is 0.57 if only the results based on
the second and the third statistical methods (M2 and M3) are considered. The results of the counting
method are excluded, since, it provides overestimated value for £, ., if compared to that determined
by the method of moment or maximum likelihood method.

Much smaller dispersion is observed for the displacement corresponding to the ultimate limit state.
In this case, by the average, the dispersion in top displacement for the aleatory uncertainties amounts
to around 0.24. However, the latter dispersion is slightly increased to the value of 0.26 if the epistemic
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uncertainties are incorporated into the model. This is true also for the IM-based response parameter. In
particular, the dispersion for the peak ground acceleration at the ultimate limit state due to the aleatory
and epistemic uncertainties [, increased, by the average, from 0.57 to 0.59. It is a very small in-
crease in the dispersion. For the presented example can be therefore concluded that that epistemic un-
certainties have in the contrast to the median estimates of seismic capacity almost negligible influence
to the overall dispersion in structural seismic performance.

The dispersion measures in top displacement demand have been calculated for the peak ground ac-
celeration 0.4 g, which approximately corresponds to the seismic intensity at which the 84™ fractile
IDA curve, if determined with consideration of epistemic uncertainties, becomes horizontal. However,
by the average, the dispersion in the displacement demand due to the aleatory uncertainties f,,
amounts to 0.44. The dispersion in displacement demand due to aleaotry and epistemic uncertainty
Pory cannot be determined by utilizing the method of moments or the maximum likelihood method
since, for some cases, the collapse was attained at a,=0.4 g. Therefore, S, was estimated by using
the counting method and equals to 0.49.

In addition, the Table 3 represents also the dispersion measures due to the epistemic uncertainties,
which have been determined in the previous study [13] by applying the N2 method. These values
amount to around 0.30 and 0.31, respectively, for the peak ground acceleration and the top displace-
ment at the NC limit state and can be used to calculate the total dispersion in structural seismic per-
formance by using the square root of the sum of the squares of the dispersions for aleatory and
epistemic uncertainties.

Method Peak ground accel. (a,¢) Displ. Capacity (C) Displ. Demand (D)
M1 0.27 0.33 0.11
LHS+N2 M2 Bogcu 0.30 Bew 0.30 Bou 0.09
M3 0.31 0.31 0.09
M1 0.72 0.25 0.46
aDEg LM B 0.56 B 021 Box 0.4
pp- M3 0.58 0.25 0.43
Ml 0.64 0.26 0.49
LHS +
a IDA M2 IBagCRU 0.58 IBCRU 0.24 :BDRU -
pp- M3 0.60 0.27 -

Table 3: The dispersion measures due to the aleatory uncertainty (randomness) (B,,cz> Bexs Ppg) from approxi-
mate IDA, the dispersions due to aleatory and epistemic uncertainty (8,,czy s Bery s Pory ) determined based on
the approximate IDA, and the dispersion measures due to epistemic uncertainty (f3,,c, > By » Bpy ) determined by
the N2 method.

4 CONCLUSIONS

In the presented study, a methodology for fast seismic performance assessment was presented. The
procedure involves approximate IDA by using the web application. The effects of the epistemic uncer-
tainties are considered by the set of structural models, which are determined by utilizing the Latin Hy-
percube Sampling (LHS) technique. The outcomes of this process are the seismic response parameters
in terms of the median seismic capacity and corresponding dispersion measures, which can be estimat-
ed considering both the aleatory and epistemic uncertainties.

The use of the presented methodology was illustrated by applying it to the case of three storey RC
frame building. For the example structure it was shown that the aleatory and epistemic uncertainties
strongly affect the overall dispersion in seismic performance of structure. It was also shown that ne-
glecting the epistemic uncertainty potentially leads to unsafe design, since median seismic capacity at
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ultimate limits state can be overestimated if epistemic uncertainties are neglected in the analysis. For
example, the median seismic capacity is reduced for about 11 - 15 % if epistemic uncertainties are in-
corporated into the approximate IDA.

All the analyses have been performed by using the PBEE toolbox in conjunction with the Open-
Sees. It was proved as a very powerful toll for fast seismic performance assessment of structures, since
it allows performing a numerous number of the required computational simulations enables quick
post-processing of the results and damage visualization on the structure for different limit state and for
different structural models.
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Chapter 11

Simplified Estimation of Seismic Risk
for Buildings with Consideration

of Structural Ageing

Daniel Celarec, Dimitrios Vamvatsikos, and Matjaz DolSek

Abstract A simplified method for estimating the seismic risk of deteriorating
buildings is presented utilizing a probabilistic framework and a simplified nonlinear
method for seismic performance assessment of structures. Firstly, the probabilistic
methodology with the extension to deteriorating structures is briefly explained.
Then the methodology is applied to the example of a four-storey RC frame building
with corroded reinforcement in order to estimate the influence of corrosion on
seismic risk for the near-collapse limit state. The results reveal that after 50 years
from the initiation of corrosion, the peak ground acceleration that causes the
structure to violate the defined near collapse limit state decreases by 17% and
the seismic risk for the near-collapse limit state increases by 7%, compared to the
case where corrosion is neglected. It is also shown that degradation due to corrosion
may change the collapse mechanism from ductile to brittle shear failure, raising an
important question on the seismic safety of the existing buildings.

Keywords Performance-based earthquake engineering ¢ Seismic risk ¢ Capacity
degradation * Corrosion * Reinforced concrete frame ¢ Pushover analysis

11.1 Introduction

Structures are subject to deterioration over time due to extreme actions and
environmental conditions. These usually refer to the varying negative effects
of the outdoor environment, such as severe climate conditions or exposure to
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aggressive atmospheric agents. The deterioration effects become even more
important for structures subjected to seismic loads, since material corrosion is
usually accompanied by a reduction of the ductility and strength of the structures
(Stewart and Rosowsky 1998; Jin and Zhao 2001). For these reasons, it is important to
provide seismic risk estimates with consideration of deterioration effects over time.

Seismic risk assessment with consideration of the structural ageing process is a
complicated task, since it is highly uncertain to model corrosion attack mechanisms,
especially, if it is assumed that the corrosion is spatially distributed over the structure.
The extremely complicated deterioration phenomena, for example the localized
(pitting) corrosion (Val et al. 1998), the cracking of concrete cover (Pantazopoulou
and Papoulia 2001), and the reduction of bond strength between the steel reinforce-
ment and the concrete (Val et al. 1998; Berto et al. 2009), are still not yet completely
understood, at least, as far as their effects on the seismic response of structural
elements are concerned. Moreover, because of the complexity of corrosion phenom-
ena, its modelling is usually accompanied with a great level of uncertainty.

For these reasons, significant simplifications are needed in the process of
modelling and analysis of deteriorating structures, in order to provide a practical
basis for the probabilistic seismic risk assessment of structures with consideration of
the structural ageing process. Recently, such a methodology was introduced by
Vamvatsikos and Dolsek (2010), which represents an extension of the SAC/
FEMA and correspondingly the Pacific Earthquake Engineering Research Center
(PEER) probabilistic framework (e.g. Cornell et al. 2002). However, the method
requires a comprehensive analysis of the seismic response of the structure, typically
conducted by using the computationally demanding Incremental Dynamic Analysis
(IDA) (Vamvatsikos and Cornell 2002). Thus, it is more practical to replace IDA
with a simplified nonlinear static procedure for seismic performance assessment of
structures, e.g. the N2 method (Fajfar 2000), which involves pushover analysis and
inelastic response spectra. The application of the PEER probabilistic framework,
in which the most demanding part, the IDA analysis, is replaced by the N2 method,
was introduced by Dolsek and Fajfar (2008a). However, in that work the deterioration
of the structure over time was neglected.

In the following, the methodology for seismic risk assessment of ageing
structures is summarized with emphasis on those parameters that are determined
with the N2 method or have to be predefined. Then, the methodology is
demonstrated by means of an example of a four storey RC frame structure that
is affected by corrosion.

11.2 Summary of the Probabilistic Framework

The extension of the PEER probabilistic framework, which enables the seismic risk
assessment of deteriorating structures, has been formulated in a previous study by
Vamvatsikos and Dolsek (2010). The authors provided a closed-form solution for
the probabilistic treatment of structures with consideration of the deterioration
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effects over time and the applicability of the method has been illustrated using an
existing multi-storey building. In this Section, the methodology (Vamvatsikos and
Dolsek 2010) for seismic risk assessment of ageing structures is briefly
summarized, and the basic assumptions are given that make the methodology
applicable in practice. However, a full explicit derivation of the methodology is
given elsewhere (Vamvatsikos and Dolsek 2010).

The probabilistic framework introduced by Vamvatsikos and Dolsek (2010)
relies on a broader SAC/FEMA (Cornell et al. 2002), or PEER formulation, that
represents a probabilistic basis for a performance-based seismic design and assess-
ment guidelines. The formulation is based on the philosophy that the probability
problem can generally be represented by the three basic variables. The first variable
is related to the ground motion intensity /,,; the second variable is the seismic
demand D, which is defined as a measure for the response of the structure, and the
third variable describes the seismic capacity C, presumed as a measure for struc-
tural seismic performance at the defined limit state. Using these three random
variables, the expected Mean Annual Frequency (MAF) of the exceedance of
limit state becomes (Cornell et al. 2002):

400
ds = J P(C < Dlly = ip)|dH i), (11.1)
0

where |dH (iy,)] is the absolute value of the differential of the seismic hazard curve,
i.e. the probability that Iy = iy, and P(C<D|lyy = iy,) is the probability that the
seismic demand D exceeds the capacity C given the intensity Iy = iy,.

The integral in Eq. 11.1 can be solved numerically for any given probabilistic
distribution of the random variables. However, in order to bring the formulation
more closely to practical application, it is preferred to provide the expression in
Eq. 11.1 in closed-form. This can be done in two different ways, depending on
whether the structural seismic capacity C is defined via the intensity measure
(IM-based method), or via the Engineering Demand Parameter (EDP-based
method), for example using the storey drifts or displacements of the structure.

Theoretically speaking, both of the above mentioned methods are equivalent and
so will give the same result. However, the problem associated with the EDP-based
method is that structural instability in the region near collapse may mean that even
a small increase in the seismic intensity results in practically “infinitely” large
values of the displacements. This may consequently lead to problems with
estimating the first two moments of a probability distribution of EDP-based
parameters in the near-collapse region of the structure. On the other hand, the
extreme values of EDP in the near-collapse region are automatically taken into
account within the IM-based method. Also, the latter requires no simplifications on
the analytical form of the EDP given the seismic intensity. This makes the IM-based
method clearer and less error-prone. For these reasons, the IM-based method is
adopted in this chapter as more convenient method for the practical representation
of the PEER methodology.
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11.2.1 The IM-Based Method

The analytical solution of the integral in Eq. 11.1 in terms of the IM-based method
may be achieved under the two basic assumptions. Let us consider that seismic
intensity is defined by the peak ground acceleration a,, although other intensity
measures can be used. Further it is assumed that seismic hazard curve may be
approximated by the form (Vamvatsikos and Dolsek 2010):

H(s) = ko - a,", (11.2)
where ko and k are parameters of the approximating power-law function (Cornell
et al. 2002). The seismic hazard curve has to be fitted in the region of interest, that
is, in the range of the intensities corresponding to the structural seismic perfor-
mance at the defined limit state. It is also assumed that the peak ground acceleration
that causes the structure to violate the defined limit state ag is distributed log-
normally with the median a,;, and the standard deviation of the natural logarithm
Pcry- Here, the notation Sz emphasizes that the total dispersion of the peak
ground acceleration that causes the structure to violate the defined structural
capacity (C) results from the aleatoric uncertainty usually referred to the “record-
to-record” variability (R), and from the epistemic uncertainty (U) stemming from
the incomplete knowledge of the actual physical and modelling parameters of the
structure. The dispersions in the peak ground acceleration that causes the structure
to violate the defined limit state due to aleatoric and epistemic uncertainty, - and
Pcuy respectively, are considered to be independent. Therefore, the total dispersion
Pcry can be approximately calculated by using the SRSS combination, i.e. with the
square root of the sum of the squares (Vamvatsikos and Dolsek 2010):

Beri” = V Bex + Bed (11.3)

Considering the above assumptions, the expected MAF (Eq. 11.1) can be
formulated with a closed-form solution as in (Vamvatsikos and Dolsek 2010):

Jis = H (dgys) - exp(/2 - (Ber + Bey))- (11.4)

In Eq. 11.4, d, is approximately estimated by using the N2 method (Fajfar
2000). Thus, the mean value of seismic capacity is estimated and not the median
one, as it is assumed in Eq. 11.4. However, the estimation of the median via the
mean value is conservative for lognormal distributions. Alternatively, the median
seismic capacity can be calculated by assuming the log-normal distribution of
structural seismic capacity and the corresponding dispersion.

Several methods for direct determination of median and the dispersion values for
randomness and uncertainty in seismic capacity, S and f, exist. For example,
they can be estimated by using the SPO2IDA tool (Vamvatsikos and Cornell 2006),
a simple-to-use tool that provides the median, the 16th and 84th fractile values of
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the demand or the capacity for an equivalent single-degree-of-freedom (SDOF)
system. Alternatively, dispersions can be estimated directly by performing IDA
(Vamvatsikos and Cornell 2002) either for the equivalent SDOF or for the entire
structure, for example as shown in Dolsek (2009). In that study it was assumed that
the dispersion for randomness and uncertainty in seismic capacity, at least for the
structure presented in this chapter, are S = 0.68 and f-;; = 0.28 (Dolsek 2009).
Note that the value of S, = 0.28 also agrees with the dispersion measures for the
epistemic uncertainty that have been estimated for two RC buildings (Celarec and
Dolsek 2010) by using the N2 method in conjunction with the Latin Hypercube
Sampling (LHS) technique (Vorechovsky and Novak 2009). However, stochastic
analysis with consideration of epistemic uncertainties is not within the scope of this
chapter. Thus, for a simplified approach, it is convenient to define the dispersion
measures in advance. The dispersions in intensity measure due to randomness and
modelling uncertainties for different types of structural systems and for the
IM-based approach were recently proposed also in FEMA P695 (2009). The values
for record-to-record and modelling-related variability in the intensity are in range of
0.35-0.45 for randomness and 0.2-0.65 for uncertainties.

The expression for A; in Eq. 11.4 is used under the assumption that the median
peak ground acceleration d, ;s and the dispersion measures, fip and -, are time-
independent. As a result, the calculated /; is also a constant value over time, which
is a basic assumption of a Poisson process. According to the definition of a Poisson
process, the probability P that some event would occur n-times in the considered
time interval equals to:

v}'l
P :Z-exp(—v), (11.5)
where it is assumed that the occurrences of an event in a given time interval are
independent of those in any other non-overlapping interval, and the expected
number of occurrences of the event in the selected time interval is given by v.

The disadvantage of the Poisson distribution defined with Eq. 11.5 is that the
parameter v, which defines the expected number of the occurrences of the event,
depends on the length of the considered time interval. Thus, if the conditions are not
changed, the parameter v in Eq. 11.5 can be defined as a linear function over time.
In this case, the probability mass function for the random variable defined as the
number of the occurrences of the event in time interval Af can be expressed as:

(4-Ap)"

P= n!

-exp(—2 - At), (11.6)
where 1 is defined as the expected number of the occurrences of the event per unit of
time, in other words being the time-independent rate of events.

Let us now translate the above terminology to that used in earthquake engineering.
In engineering language, the parameter 4 in Eq. 11.6 represents the expected
MAF /. Then, by drawing a parallel to the Poisson process, we can see that if the
median seismic capacity and the parameters regarding the dispersion measures
do not change over time, then the expected number of the limit-state violations
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(or capacity-exceedance events) over the arbitrary selected time interval can be
simply evaluated as A;; multiplied by the length of the considered time interval At.
This is a typical case of using Eq. 11.4, which considers that median seismic capacity
does not change over time. Thus, Eq. 11.4 can only be used under the very limited
condition that 4;; stays constant over the entire time interval under consideration.

11.2.2 Extension of the IM-Based Formulation
to Deteriorating Structures

In the case if unfavourable environmental or other effects deteriorate the structural
seismic capacity over time, then the MAF of exceeding the defined limit state is not
constant over time. Consequently, the expected number of seismic events exceed-
ing the defined limit state over the considered time interval, which is herein denoted
as 17, cannot be estimated by simply using the Poisson distribution. A more
comprehensive solution involves defining the time-dependent parameters as func-
tion of time 7, and integrating Eq. 11.1 over the considered time interval (¢, ty + Atf)
to determine the total number of exceedance events. In that case, 7, is given by:

to+At p+oo
J P(C(z) < Dlly = in)|dH(in)dzr,  (11.7)

0y (to, At) = J

ty 0

where f, and At are, respectively, the initial time and time interval, P(C(t) < D]
Iy = ip) is the probability that the seismic demand D exceeds the capacity C(7)
given the intensity Iy = inand |dH (i,,)| is the absolute value of the differential of
the seismic hazard curve.

The analytical solution of the integral in Eq. 11.7 is possible if additional
approximations are assumed for the time-dependent capacity expressed in terms
of intensity measure (e.g. median peak ground acceleration 4, ;. and corresponding
dispersion measures ﬁéR‘r and ﬂéUh)' However, the detailed discussion on solving
analytically the time integral in Eq. 11.7 is out of the scope of this chapter. Thus, on
the following, only the basic assumptions and the final solution for an averaged
MAF introduced by Vamvatsikos and Dolsek (2010) are briefly presented. For a
more detailed discussion the reader is referred to Vamvatsikos and Dolsek (2010)
and Torres and Ruiz (2007).

Basically, there are three assumptions that have to be considered. First, it is
assumed that the same power-law approximation of the seismic hazard curve can be
considered over the entire integration time interval. This assumption can be adopted
if the power-law parameters k and k, in Eq. 11.2 are fitted within an extended
seismic intensity region, in order to include the lower values of the median seismic
intensities at the performance limit state of the structure, which decrease due to the
unfavourable effects of the degrading process over time. An appropriate interval of
seismic intensity over which the seismic hazard curve is to be approximated is a
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matter of the discussion. Earlier research, e.g. in Cornell et al. (2002), proposed
that the fitting process be performed locally by fitting only at the intensities of
structural seismic performance. However, a recent study conducted by Dolsek
and Fajfar (2008a) revealed that better results can be achieved through an asym-
metrically extended interval which in our case can be determined to be within

[0.25 X agml25 xagls}, where dg},x and ag,s are the median peak ground
accelerations at the beginning and at the end of the considered time interval,

respectively.

The other two approximations are concerned with the time-dependent seismic
response parameters, namely, the median peak ground acceleration a, j,; and the
dispersion measures for randomness and uncertainty ﬁCR|r and ﬁCU|r’ which change
over time 7. In contrast to the median seismic capacity, the dispersion measures
increase over time, since the uncertainty in predicting the corrosion parameters in
the future becomes extremely uncertain. Using the power-law and the linear fit,
respectively, the median peak ground acceleration d,;y, and the dispersion
measures for randomness and uncertainty may be approximated as functions of
time (Vamvatsikos and Dolsek 2010):

dg e = gy — 17" = (1 -t / dy, ,Y), (11.8)
Bery|t = Boy® + cpt, (11.9)

where constants 9, 6 and ¢4 define the functions of median peak ground acceleration
dg s and that of the dispersion measure BCRU‘I over time. The parameters dg‘ ;s and

ﬁOCRU refer, respectively, to the initial median seismic capacity (herein expressed in
terms of the median peak ground acceleration) and corresponding total dispersion
measure, which are calculated for the initial time #,.

Considering the above approximations, the final solution of the integral in
Eq. 11.7, i.e. the expected number of events exceeding the defined limit state (7;,)
over the time interval (¢, fy + At), can be formulated as follows (Vamvatsikos and
Dolsek 2010):

PN 1
Y
where /1?5 is the expected MAF for the initial structure (Eq. 11.4), and ¢’ is a factor

that includes the contribution of the deterioration. The parameter ¢’ can approxi-
mately be estimated as (Vamvatsikos and Dolsek 2010):

s (t0, Ar) = 27, (11.10)

¢ =+ Kcp/2, (11.11)

d
k M}, (11.12)

o= !
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where k is the parameter (local log-log slope) of the seismic hazard function
(Eq. 11.2). The parameter p, introduced in Eq. 11.12, is greater than O but less or
equal to 1. It controls the boundary values within the considered time interval, e.g.
7 = 0 and T = pAt, at which the approximation in Eq. 11.12 gives the same values
as the exact solution. A parametric investigation (see (Vamvatsikos and Dolsek
2010)) showed that the total error of the approximation in Eq. 11.12 remains within
reasonable bounds when using a value for p within the interval p € [0.85,1],
e.g.p=009.

11.3 Application to an Example Frame Building

In this section, an application of the proposed probabilistic formulation is
illustrated. The methodology is applied to an existing four-storey reinforced con-
crete frame building, for which it is assumed that the corrosion of reinforcement has
just started. The structure is located in a region of high level of carbonation-induced
reinforcement corrosion (Somerville et al. 1992) and of moderate seismic hazard,
the later being typical for the South-East part of Slovenia (DolSek and Fajfar
2008a). The objective of this case study is to estimate the seismic risk for the
near-collapse (NC) limit state of the example frame structure as the structural
seismic capacity deteriorates over time and compare it with that where corrosion
is neglected. Herein, the NC limit state is defined by the roof displacement in the
softening part of the pushover curve that corresponds to 20% reduction of the
maximum base shear.

In order to estimate the median peak ground acceleration dg ., the seismic
response parameters of the structure were estimated at different time instants
between times 7y, and fy + At. Note that the ¢, relates to the initial condition,
where the corrosion process just started and the structure is still intact, and At is
the duration of the considered time interval during which the propagation of
corrosion is taking place. Since the evaluation interval is taken to be [0, 50
years], fo was set to zero (e.g. in Egs. 11.8—11.12), and the considered time interval
with the duration of Ar = 50 years was divided in five time instants at which the
structure is analyzed. These time instants coincide with 10, 20, 30, 40 and 50 years
after the initiation of structural deterioration.

11.3.1 Description of the Structure and Mathematical Model

The example structure has been adopted from one of the previous studies conducted
by Dolsek and Fajfar (2008b). The structure was designed to reproduce the design
practice in European and Mediterranean centuries about 40-50 years ago (Carvalho
and Coelho 2002). However, the structure may also be typical of more recent
buildings, but without the application of the capacity principles and without
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Fig. 11.1 The elevation and typical cross-sections of the columns of the example structure

up-to-date detailing. The elevation and the reinforcement of typical cross sections
of the columns are shown in Fig. 11.1.

The structure was modelled by one-component lumped plasticity elements,
which consist of an elastic beam-column element and two inelastic rotational
hinges at the ends. Envelopes, describing the moment-rotation relationships of the
hinges, were modelled with an equivalent tri-linear relationship using the effective
initial stiffness of elements. The yield and maximum moments were calculated by
section analysis with consideration of axial forces in columns due to gravity loads.
The axial forces in beams were considered to be zero. The near-collapse rotations of
hinges in columns were determined by using the CAE method (Perus et al. 2006)
and the rotation capacities of the hinges in beams were estimated according to
Eurocode 8-3 (CEN 2005). The remainder of the parameters were determined as
described in Dolsek (2010). Note that the nonlinear structural model consists only
of plastic rotational hinges in columns and beams, and that the effects of shear
deformations and interaction between the shear and the moment are not considered
in the model. Still, the flexural resistance of columns was limited by the
corresponding shear strength, where the shear strength of the columns was approxi-
mately estimated according to Eurocode 8-3 (CEN 2005). In this case, whenever the
shear force in one of the hinges in a column exceeded the estimated shear strength,
the flexural resistance of the column was considered to be decreasing. In doing so,
the same negative stiffness of plastic hinges in columns was considered as it was
calculated for the original moment-rotation envelope. Such an approach enables the
approximate consideration of the nonlinear shear behaviour.

The resulting tri-linear moment-rotation relationship of the plastic hinge at the
base of the column C in the third storey is shown in Fig. 11.2. It is presented for the
initial conditions at time instant #, with the reinforcement bars of the original
diameters (the continuous line), and additionally for the degraded column after
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Fig. 11.2 The tri-linear
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50 years of corrosion initiation (the dashed line). In the latter case, the shear force
in the column reaches the corresponding shear strength at a rotation of 0.019 rad.
From here onwards, the flexure resistance of the column is decreasing as the
rotation in plastic hinge increases.

Rigid diaphragms were assumed at the floor levels. The masses, which were
lumped at the mass centres, amounted to 46 t for the first three stories, and 40 t for
the top storey. The strengths of the concrete and of the reinforcement steel are 16
and 343 MPa, respectively.

Deterioration of the capacity over time is modelled by the simplified model
of the corrosion of longitudinal and transverse reinforcement in columns and
beams. It is assumed that the corrosion affects only the diameter of reinforcement.
The influence of corrosion on the bond stress between the concrete and steel bars as
well as the spalling of concrete cover were neglected in this stage of the study.
The reduced diameter D,,(f) of a reinforcing steel bar with initial diameter of
D,, (mm), which is subjected to corrosion for a time period (years) At = ¢ - o (¢
relates to the initial condition of the building and is equal to 0) is defined according
to the procedure suggested by Pantazopolou and Papoulia (2001):

Dy, = Dy — 0,023 - o - At (11.13)

where i, represent the mean annual corrosion current per unit anodic surface area
of steel (uA/cmz). In our analysis the corrosion current i.o = 2.0 uA/cm2 was
considered, which corresponds to a high level of the carbonation-induced reinforce-
ment corrosion. This value is related to the laboratory data of on-site measurements
provided by Somerville et al. (1992), and represents more or less the upper value of
the corrosion current under the extreme condition of carbonated concrete of low
strength, and, at the same time with relatively high humidity content.

The adopted value for the corrosion current ico = 2.0 pA/cm? is, however,
typical of the carbonation-induced corrosion and is rather underestimated for the
concrete contaminated with chlorides, a typical case of the de-icing salts on bridge
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Fig. 11.3 The pushover curves for the initial conditions and for the structure attacked by corrosion.
The pushover curves are calculated successively every 10 years after the corrosion initiation

decks or that of sea spray chlorides contaminating the surface of buildings in a
coastal environment (Stewart and Vu 2000). In those cases, the corrosion current
could be much larger, e.g. icor = 10 uA/cm2 or more (Somerville et al. 1992).

In order to determine the median seismic capacity as a function of time, six
structural models My, Mo, M2y, M39, M4y and M5, were prepared by using the
PBEE toolbox (Dolsek 2010) in conjunction with the OpenSees platform
(McKenna and Fenves 2004). These models correspond to the initial condition of
the building at time ¢, and to the degraded structure (affected by corrosion) after 10,
20, 30, 40 and 50 years of corrosion propagation, respectively.

11.3.2 Pushover Analyses and Estimation of Seismic
Capacity Using the N2 Method

Firstly, pushover analysis was performed for the initial conditions, indicating no signs
of the negative effects of the corrosion attack, so that the structure still had its full
seismic capacity. After that, the structure was analyzed successively for every decade,
i.e. for time instants 10, 20, 30, 40 and 50 years, after initiation of corrosion.
In general, any number of analyses could be performed over the considered time
interval. It is only required that the results of the performed analyses provide infor-
mation about deterioration of seismic capacity over time with sufficient accuracy.

The lateral loads for the pushover analyses were determined by multiplying the
first mode shape by the storey masses. The first modal period of the initial structure
(t = 0)is T; = 0.85 s and only slightly varies with time. Therefore, the increase of
the natural periods and mode shapes over time is negligible.

The pushover curves are presented in Fig. 11.3. The black pushover curve
represents the relationship between the top displacement and corresponding base
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shear at the initial conditions (+ = 0). The maximum base shear and the ductility are
gradually reduced for the deteriorated structures at time instants 10, 20, 30 and
40 years. A much larger decrease in ductility is observed for the structure that has
been affected by corrosion for 50 years (red line). For previous cases, where the
structure has been affected by corrosion for less than 50 years, the shear forces in
columns never exceeded its shear strength. Therefore, the failure of columns was
ductile. However, for the case when ¢t = 50 years, shear failures occurred in the
column A and C in the third storey.

As already mentioned, the shear failure in columns was modelled by reducing
their flexural strength after the shear strength is exceeded. Since we couldn’t know in
advance which columns would be subject to shear failure, the pushover analysis for
the time instant ¢ = 50 years has been iteratively repeated two times. First, the
pushover analysis was performed for the structural model with the columns with full
available flexural capacities. Then, based on the results of the pushover analysis, the
moment-rotation envelopes of the columns with shear strength exceeded were
recalculated as described in the sect. 11.3.1. Lastly, the pushover analysis was
repeated again, this time for the corrected structural model, representing the final
analysis with consideration of the shear failure in columns. The resulting pushover
curve with consideration of shear failure of columns is presented in Fig. 11.3
(red line) and compared with the pushover curve calculated in the first try of
pushover analysis neglecting potential shear failures in column (grey dashed line).

Based on the results of the pushover analyses, it is revealed that the corrosion has
the greatest impact on the maximum base shear and the displacement capacity.
For example, the strength of the structure, which initially amounts to 220 kN,
decreases over time and after 50 years it is reduced by about 17%. In contrast to
the maximum base shear, the displacements only slightly decrease over the first
four decades, but suffer a considerable drop at t = 50 years. The reason is the
deteriorating effect of the corrosion on the transverse reinforcement. It is predicted
that columns A and C in the third storey would fail in shear if the structure would be
exposed to corrosion for about 50 years (see Fig. 11.3). In this case, the displace-
ment capacity decreases by about 17.5%.

More comprehensive information on the seismic behaviour of the structure, than
that given by pushover plots, can be provided through a visual representation of the
damage on the structure (Fig. 11.4). The damage is presented for the initial
conditions and for the degraded structures after 20 and 50 years, respectively.
In the latter case, the damage is presented for the two different cases with and
without consideration of shear failure in the columns. It can be observed that the
selected structure typically collapses under the storey sway collapse mechanism
developed in the third storey. The damage in the hinges of columns and beams,
which slightly varies from case to case as the corrosion propagates over time,
should be interpreted in accordance with the limit states shown for the moment-
rotation relationship of the plastic hinges (Fig. 11.2).

However, the IM-based type of the probabilistic formulation requires the seismic
capacity to be expressed with the intensity measure (Eqs. 11.8—-11.12), which was in
the case of the presented example estimated with the N2 method.
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Table 11.1 The top displacement and associated median peak ground
accelerations at NC limit state. The results are presented for the initial
conditions (AT = 0 years) and for the corroded state, successively every
10 years after the corrosion initiation (AT = 10, 20, 30, 40 and 50 years)

Condition AT (y) Dy (m) Ggnc(8)
Initial 0 0.114 0.321
Corroded 10 0.112 0.316
20 0.111 0.313
30 0.109 0.308
40 0.107 0.302
50 0.094 0.265
(x50 — X0)/Xo -17.5% -17.5%

For that reason, the pushover curves were approximated by the elastic-perfectly
plastic force-displacement relationship according to the procedure prescribed in
Eurocode 8 (CEN 2004). In doing so, the yield force, which represents the strength
of the idealized system, was taken equal to the maximum base shear of the
structure. Then, the idealized force-displacement relationship was transformed to
that of the SDOF system and the median peak ground acceleration g . at the NC
limit state was determined through the acceleration response spectra. The equal
displacement rule was employed, which assumes that the mean displacement of the
structure analyzed by using either the elastic or the nonlinear model is the same.
Such an approximation is acceptable since the first modal periods of all structural
models were in the medium period range of the acceleration response spectrum,
i.e. the period corresponding to the first mode shape exceeds the characteristic
period T¢ of the elastic acceleration spectrum.

The advantage of the N2 method in comparison to the dynamic analysis is the
simple definition of the seismic load on the structure since it can be easily defined
via the acceleration spectrum. In the example building, Eurocode’s elastic response
spectrum for soil class C (CEN 2004) was adopted for the seismic load.
The corresponding soil factor amounts to S = 1.15 and the characteristic periods
are Tg = 02s,Tc = 0.6sand Tp = 2.0 s.

The results of the N2 method and the displacements D,,. corresponding to the NC
limit state are presented in Table 11.1. The seismic capacity in terms of the median
peak ground acceleration for the initial structure amounts to @, ,. = 0.321g, but
decreases over time as well as the displacements D,,... Fifty years after the corrosion
initiation dg ,. drops considerably due to the shear failure of critical columns. Due
to using the equal displacement rule, which suggests that the mean ductility and the
reduction factor of the idealized system have the same values, the degradation of
the median seismic capacity is equal to that of the displacements D,,. and amount to
around 17.5% if compared to the initial conditions.
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Fig. 11.5 The median peak 0.350
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11.3.3 Evaluation of the Fitting Parameters vy, 6 and k

In the study, only the median peak ground acceleration a,,. was taken as
time-dependent, while the dispersion measure fi-;; Was considered constant over
time. The parameters y and , which define the median peak ground acceleration
dg ne as a function of time dgm.(t), Egs. 11.8 and 11.9, were determined by assuming
two different types of approximation. The first choice was related to the simplest
approach in which, @, ,.(f) is approximated by a linear function. In this case 6 = 1,
while parameter y was determined by using the least square approach and
amounts to y = 7.56 x 10~*. The linear approximation of g pc(t) significantly
overestimates the calculated a,,. for time instants below 50 years and under-
estimates it for the case of 50 years (Fig. 11.5). At that time, the shear failures of
the two critical columns contributed to the considerable drop in the seismic capacity
as described before. Thus, a higher-order approximation of d,,.(¢) is needed in
order to model a nonlinear trend in the deterioration of the median seismic capacity
over time with sufficient accuracy. The improved type of the approximation is
based on the power-law function, as defined in Eq. 11.9. By considering the time
interval from O to 50 years as the domain of the input time variable, over which the
fitting process was performed, the values 7 = 0.155 x 107> and & = 2.62 have
been determined as representative for the power-law function parameters. Also in
this case the fitting process has been performed by using the least square approach.

In Fig. 11.5 it can be observed that the power-law approximation of dg () is
much more accurate than the linear approximation. Nevertheless, both types of the
approximations were used and the differences between them have been compared
in terms of the calculated seismic risk for the NC limit state.

In addition to the approximation of the median seismic capacity over time, the
seismic hazard needs to be approximated by the power-low function in accordance
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to Eq. 11.2. Note that for the adopted probabilistic formulation (Eqs. 11.8-11.12)
only the parameter k needs to be explicitly defined, which could be done by a simple
tangent line in log-log space (Cornell et al. 2002). Nevertheless, based on the
previous study (DolSek and Fajfar 2008a) it was decided to determine the
parameters k and ko by fitting the hazard curve over the interval from 0.25 x
g nclo 10 1.25 X g pe50, Where dg ucpo is the median peak ground acceleration at
which the NC limit state is violated for the initial structure, and dg 50 is the
corresponding median peak ground acceleration for the degraded structure after
50 years of degrading. The parameter k, which was determined by using the least
square approach, amounted to k = 2.42. The value of k was used only when
evaluating Eqgs. 11.4 and 11.12, while H (dgﬁm,) (see Eq. 11.4) was determined
directly from the hazard curve in order to partially eliminate the error which is
the consequence of power-law approximation of the seismic hazard curve.

The seismic hazard curve, which corresponds to the South-East part of Slovenia,
and its power-law approximation are presented in Fig. 11.6. The peak ground
accelerations for return periods 225, 475 and 2,475 years are 0.127, 0.182 and
0.323 g, respectively, while the calculated median peak ground acceleration at the
NC limit state for the initial structure is 0.321 g and decreases with time.

11.3.4 The Seismic Risk Estimates

The seismic risk was determined in terms of the expected number of exceedance of
the NC limit state (7),,.) and the instantaneous MAFs (/,,.). The values of 7,,. and 4,,.
were calculated by assuming the dispersion measures -z and f~; equal to 0.68 and
0.28, respectively, for both the closed-form and the “exact” solution. These values
have been preliminary estimated in one of the studies conducted by Dolsek (2009)
as discussed in Sect. 11.2.1.
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Table 11.2 The expected number of exceedance events of the NC limit state. Estimated 7,
according to Eq. 11.4 is compared to the “exact” solution based on numerical integration of
Eq.11.7

Expected number of exceedance over time

interval 7,,. (1072) MAF 7, (1072)

Condition Time At (y) “Exact solution” Power-law fit Linear fit Eq. 11.4
Corroded 1 0.16 0.20 0.20 0.20

10 1.62 2.02 2.08 0.21

20 3.27 4.06 4.28 0.22

30 4.97 6.16 6.62 0.23

40 6.72 8.37 9.11 0.25

50 8.56 10.8 11.8 0.36
No deterioration 50 7.96 10.1 10.1 0.20
*(xd('g, 50 — Xnodeg, 50)/xnodeg‘ 50 7.5% 6.9% 16.8% 80%

Xdeg,50 and X400 50 X5 relate to the conditions after 50 years for the cases with and without
consideration of the corrosion effects

The results for 7),,. and 4, are presented in Table 11.2 for different time instants
of the corroded structure, for the case of ¢+ = 50 years without corrosion effects.
Further, the results for 7, are additionally compared between the “exact” (Eq. 11.7)
and the two variants of the closed-form solutions that incorporate corrosion, i.e. by
means of Eqs. 11.10-11.12 for the linear and power-law approximations of g ,(f).
Comparing 7, for the “exact” solution for ¢ = 50 years with the corresponding 7,,.
without consideration of corrosion, it can be observed that the impact of corrosion
increases 1, by about 7.5%. In this case it is predicted that the NC limit state would
be reached, on average, 8.56 x 10~ times in 50 years.

Slightly different results are observed if 7, is estimated by using the closed-form
solution based on the linear and power-law approximation of d, ,.(¢). In that case,
the values for 7,,. are equal to 11.8 and 10.8 x 10~ respectively, for the linear and
power-law approximation.

The differences between the results can be more clearly presented by plotting the
expected number of exceedances as a function of time. In Fig. 11.7 it can be
observed that 7, if estimated according to Eq. 11.4 and the power-law approxima-
tion of dg_,,(,(t), is overestimated by about 26% with respect to the value calculated
by the numerical integration of Eq. 11.7. However, a detailed analysis showed that
the differences in the results between the “exact” and the closed-form solution
become negligible if the hazard curve in the process of the numerical integration is
defined by the approximated power-law form and not with the actual seismic hazard
curve. This means that the major part of the error of the closed form solution results
from the approximate representation of the seismic hazard curve. Nevertheless,
the power-law based approximation of dg,.(f) is sufficiently accurate for the
prediction of the expected number of failures due to the deterioration effects.
This, however, cannot be declared for the linear-based approximation, since it
does not allow approximating the nonlinearities in the median peak ground
acceleration @, . Over time.
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Now, if we take a closer look at the results of the closed form solution based on
the power-law approximation of @, ,.(f), it can be observed that the corrosion only
slightly increases the calculated expected number of exceedances, i.e. by 6.9%. The
explanation for that follows the fact that a great part of the structural loss happened
after the 48th year. Thus, for the major part of the integration time interval, except
for the last 2 years, only the lower seismic hazard levels are taken into account
due to the higher seismic capacity (see Fig. 11.6). The associated increase in the
expected number of the NC limit state violations represents a total sum of the
structural failures over the entire considered time interval (50 years), and thus
cannot be directly compared to the “instantaneous” reduction of seismic capacity
or, for example, with the significant increase in the instantaneous MAF 4,..
Note that MAF 4, at time instant 50 years increases for 80% if compared to the
case where corrosion is neglected.

Therefore, the corrosion would have much larger effect on the seismic risk if
evaluated for the next period of 50 years, what would be reasonable to do, since the
use of the buildings is often extended over their design life. In doing so, the lower
(un-conservative) estimate of the 7,,. for the next period of 50 years can be based on
a constant MAF /,. = 0.36 x 1072 calculated at = 50 years. Then the corrosion
has significant effect since 7,,. for the next 50 years exceeds 7,,. for the first 50 years
for about 67% and amounts:

M, = 0.0036 - 50 = 0.18. (11.14)

The accuracy of the results of the closed-from probabilistic formulation, which
is adopted in this chapter, is likely to be very sensitive to the analytical
approximations of the basic input variables. For example, the expected number of
the exceedance events of the NC limit state over the time interval of 50 years equals
Jne = 10.8 x 1072 if the seismic hazard curve is approximated for the interval

from 0.25 x dgm t0 1.25 x d?fnc. The value for 4, is estimated with a relative error
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of 26%, if compared to the “exact” solution obtained by the numerical integration.
It is revealed, however, that a better accuracy can be achieved, by shifting the upper
bound of the interval to 1.00 x éﬁfm.. In this case the expected number of the
exceedance events over the time interval 50 years is estimated with relative error
of 0.5% and amounts to 4, = 8.51 x 1072 On the other hand, the type of the
approximation of dg,. over time has only a minor influence on the results. For
example, the results for 4,. calculated based on the linear or the power-law-based

approximations of @, ,. over time differ only for about 9%.

11.4 Conclusions

A simplified methodology for probabilistic seismic performance assessment of
buildings with consideration of the structural ageing process has been summarized
in this chapter. The methodology is an extension of the SAC/FEMA and PEER
probabilistic formulation for seismic risk estimation to make them applicable to
deteriorating structures and can be easily applied within the N2 method. Generally,
there are two basic simplifications that are considered. The first relates to the
computational analysis of the structure, which is the most demanding part of the
probabilistic analysis. Herein, the IDA was replaced by the N2 method, a relative
simple nonlinear method, which involves pushover analysis in combination with
the nonlinear response spectra. The second simplification in the presented method-
ology concerns the mathematical model of the corrosion. The model of the corro-
sion proposed is relatively simplified, since it involves only reducing the steel bar
cross-sectional areas. Thus, the method allows quick estimates of the influence of
the corrosion effects on the global seismic response parameters rather than using
very accurate mathematical models of the corrosion phenomenon.

Within the presented case study, it was shown that the corrosion has only a
moderate influence on the seismic risk estimates for the NC limit state. Still, the
corrosion simply cannot be ignored if structures contain shear-critical members,
something that tends to be the norm in older RC buildings. It is envisaged that
further refinement of the adopted corrosion model with inclusion of concrete
spalling and bond degradation will additionally increase the estimated seismic
risk of ageing RC structures.
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Abstract  Throughout the world, buildings are reaching the end of their design life and
develop new pathologies that decrease their structural capacity. Usually the ageing process is
neglected in seismic design or seismic risk assessment but may become important for older
structures, especially, if they are intended to be in service even after they exceed their design
life. Thus, a simplified methodology for seismic performance evaluation with consideration
of performance degradation over time is presented, based on an extension of the SAC/FEMA
probabilistic framework for estimating mean annual frequencies of limit state exceedance.
This is applied to an example of an older three-storey asymmetric reinforced concrete build-
ing, in which corrosion has just started to propagate. The seismic performance of the structure
is assessed at several successive times and the instantaneous and overall seismic risk is esti-
mated for the near collapse limit state. The structural capacity in terms of the maximum base
shear and the maximum roof displacement is shown to decrease over time. Consequently,
the time-averaged mean annual frequency of violating the near-collapse limit state increases
for the corroded building by about 10% in comparison to the typical case where corrosion
is neglected. However, it can be magnified by almost 40% if the near-collapse limit state is
related to a brittle shear failure, since corrosion significantly affects transverse reinforcement,
raising important questions on the seismic safety of the existing building stock.
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1 Introduction

Structures are exposed to aggressive environmental conditions which may cause different
types of structural damage. For example, wind, waves, corrosive environment, extreme tem-
peratures and earthquakes are the influences that can impact many existing structures every
day. Such environmental conditions can cause corrosion or material fatigue that may lead
to the extensive deterioration of mechanical properties of structural elements. Consequently,
the structural capacity degrades over time and considerable costs have to be incurred just to
maintain the serviceability of a structure and to assure its resistance to the loads that it was
designed for.

Driven by the frequent failures of bridge structures, the influence of corrosion on their
traffic load capacity has been widely researched. There, the effects of ageing are more severe
since the entire structure is exposed to the environment. Different studies (Val et al. 1998;
Estes and Frangopol 2001) show that deterioration of performance resulting from reinforce-
ment corrosion could have a significant effect on both serviceability and ultimate limit state
of bridge structures, and thus, have to be properly considered in system reliability assess-
ments. Until recently, most work has focused on the assessment of aseismic bridges, but the
latest studies (Choe et al. 2009; Kumar et al. 2009) demonstrate that the effect of corrosion
becomes even more meaningful if the bridges are subjected to the seismic load. Less has
been done for buildings, especially to quantify their degrading performance under seismic
loads (e.g. Berto et al. 2009). Thus, we propose to investigate the effect of environmental
corrosion on the seismic behaviour of reinforced concrete (RC) buildings in performance-
based earthquake engineering terms. This effort becomes especially significant for older RC
structures designed and constructed in the 1950-1960 era that are nearing the end of their
nominal design life. The fundamental understanding of the effect of weathering on our ageing
infrastructure will help us actually understand the performance of the structures during their
entire life, not just when they are still intact.

The corrosion of reinforcement, which arises from carbonation phenomena and chloride-
induced penetration, is one of the most important sources of deterioration for RC members
(Val and Stewart 2009). The deterioration process related to the corrosion of reinforcement
in general comprises two parts, that is, the corrosion initiation and corrosion propagation.
The corrosion initiation is the process of diffusion and direct ingress of aggressive agents
(e.g. chloride or carbon dioxide) through protective cover and cracks, while the corrosion
propagation, which starts when the concentration of those agents at bar surface exceeds
a threshold level, is related to formation of different damage in structural elements, such
as loss of cross-sectional area of reinforcing steel, reduction of ductility and mechanical
properties of reinforcing, reduction of bond and crack propagation like spalling and delami-
nation of concrete protective cover caused by extensive corrosion products (Val and Stewart
2009).

Although models that consider all of the above-mentioned phenomena do exist, they can
be cumbersome. For the purposes of our study, several simplifications were made in order to
provide a simple and efficient estimate of the influence of corrosion on the seismic risk of RC
structures. Therefore, a uniform corrosion was adopted along the longitudinal and transverse
reinforcement bars of exposed structural elements, a simple model compared to more accu-
rate spatial non-homogeneous pitting corrosion (Stewart 2009). The concrete spalling and
reduction of maximum bond stress between concrete and reinforcement (Berto et al. 2009)
bar were not included in the model. In other words, corrosion only influences the diameter of
the steel bar. Also, the evaluation of the time to corrosion initiation, which depends on a large
number of parameters such as the composition of concrete, its porosity and microstructure,
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the degree of pore saturation and the exposure conditions (Val and Stewart 2009), was not
considered; we are focusing on an existing structure in which the corrosion process has just
started to propagate. Therefore, the seismic risk was estimated for a time period of 50 years,
starting from the initiation of corrosion in the structure. Such a simplified approach can be
used for estimating the seismic risk in existing structures, which are expected to be in service
well beyond the time that corrosion has set in, as typically happens when they exceed the
lifetime that they were designed for.

Based on these simplifying assumptions, it would be attractive to use a closed-form expres-
sion to evaluate the performance of an ageing structure in terms compatible with current
performance-based earthquake engineering concepts, i.e. in terms of the mean annual fre-
quency (MAF) of exceeding a given limit state. One candidate is the engineering demand
parameter (EDP) based methodology introduced by Torres and Ruiz (2007) that will be
used for structural reliability evaluation in combination with the simplified seismic perfor-
mance assessment method (Fajfar 2000; DolSek and Fajfar 2007, 2008). It is based on the
SAC/FEMA probabilistic framework proposed by Cornell et al. (2002), in addition to which,
the structural capacity is considered to change in time. Similarly, an intensity measure (IM)
based formulation is also considered as an alternative (Vamvatsikos and Dolsek 2010). Both
are able to provide an expected number of limit-state exceedance events and the overall time-
averaged MAF over the period of interest that can be compared to typical acceptable rates of
exceedance, e.g. the ubiquitous 2 or 10% in 50 years.

In the following sections, the proposed methodology is applied to an existing three-storey
asymmetric non-ductile RC frame building. Our aim is to walk the reader through all the steps
of a practical application on a realistic structure, taking shortcuts and making simplifications
where appropriate to derive a basic result that can help us determine whether corrosion is
worth considering when estimating the seismic performance of a given structure. Let us begin
by briefly summarising the probabilistic framework.

2 Summary of probabilistic framework

Existing methods for structural performance assessment, such as that proposed by Cornell
et al. (2002), are usually based on the estimation of mean annual frequency (MAF) of violat-
ing the designated limit states or performance goals, where the resulting MAFs are assumed
to remain constant throughout the design life of the structure. The MAF of exceedance of
predefined limit states during any given time interval is then equal to the instantaneous MAF
at any time. However, this cannot be the case under severe weathering conditions, where
significant performance degradation is expected to take a place and as a consequence the
MAF increases with time. Thus, additional effort has to be done to account for performance
degradation over time.

Since the numerical evaluation of the time integral adds another layer of complexity,
simplified methods for structural reliability evaluation considering the performance degra-
dation over time have recently been developed. In the present study we primarily use the
reliability framework introduced by Torres and Ruiz (2007). Their method is a straight-
forward extension of the probabilistic framework proposed by Cornell et al. (2002), with
the added assumption that the structural capacity C (7) is a random variable with a prob-
ability density function f¢ (c¢|t), which changes with time. Therefore the conditional
probability of failure P [C (t) < D|y, t] is also a function of time and the expected
number of limit state exceedance events within the time interval (g, 7o + At) can be
expressed as:
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th+At 00 00
’ dH (y)

E[n (1, At)] = D P[C(r) < D|y,t] fc(c|t)dy dcdr, (D)
fh 0 0

where P [C (1) < D]y, t]is the conditional probability of seismic capacity being less than
demand at a given seismic intensity y and time instant 7, fc (c| t) is the conditional prob-
ability density function of seismic capacity C at time instant 7, and |dH (y)/dy| is the
absolute value of the derivative of the seismic hazard curve. The analytical solution of
Eq. (1) provides two different formulations, which were both used in our study, that is,
the Engineering Demand Parameter (EDP) based formulation and the Intensity Measure
(IM) based formulation, which differentiate on how the seismic demands (D) and structural
capacities (C) are defined. The formulations are explained in more detail in the following
sections.

2.1 The EDP based formulation

The EDP based formulation, proposed by Torres and Ruiz (2007), is based on the engineer-
ing demand parameter, i.e. a measure of the structural response. In that case, Eq. (1) can be
expressed in closed form, similarly as derived by Cornell et al. (2002). The expected number
of limit state exceedance events neqp over the time interval (o, fo + At) and the average

MAF AQ};G can then be written as:

7

xS (10, A1), A6 = "Z—dt", 2)
where H (-) is the mean seismic hazard function, k is the parameter of the power-law approx-
imation to the hazard curve, Spr is the dispersion measure for aleatory randomness in dis-
placement demand, Bcr is the dispersion measure for aleatory randomness in displacement
capacity, Bpu and Bcy are, respectively, the dispersion measures for epistemic uncertainty
in displacement demand and capacity, and b is the exponent of the approximate power-law

relationship between the IM and EDP. &g |s 18 the seismic intensity measure, in our case

the peak ground acceleration, related to the median of the limit state capacity c (to) at the
beginning of the evaluation time interval (g, o + At), and 2 is a derived parameter covering

the specified time interval:
1
. Cao)\’
0
g =( y ) 3

-4
Q. Ay =GP0 b [(1+ ﬁ'm) —1]. 4)

. K
Neap (10, A1) = H () x exp [ Pow + Ber + Bou + ﬂéu)}

B b —k) a+pB- 1

The simplified approach presented above is based on several assumptions. The hazard curve
has to be approximated considering an appropriate interval around &g,] ¢» and the relationship
between the IM and the EDP has to be fitted around the C (t0), both accomplished by the
following power-law expressions:

H(ag) =ko-ag 5, D (1) =a-a,". (5)
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Additionally, the median capacity C (1) is assumed to vary linearly with time:
Ct)=a+pB -At,a>0 and B <0, (6)

where « in B are the parameters defining the linear function (note, that parameter 8 with-
out subscripts has no relation with those defining dispersion measures in Eq. (2)). It is also
assumed that all dispersion measures and the parameters of the relationship between the IM
and the EDP (a, b) are constant over the integration time interval A¢. The demand D(¢) and
capacity C(¢) are assumed to be lognormally distributed. The dispersion measures related to
demand and capacity are therefore defined as the standard deviation of the logarithm of the
demand and capacity, respectively.

The assumption of time-independent dispersion measures is not entirely accurate. It is
expected in reality that dispersion increases over time, since prediction of seismic response
parameters of an aging structure becomes more uncertain. However, assumption of time-
independent dispersion measure leads to a simple solution with a low error since average
dispersion measures, which incorporate the impact of aging process, can be estimated and
used in the process of risk assessment. Also an assumption that the parameters of the demand
are constant over time can be argued for the case of presented methodology. However, the
parameter b practically does not vary over time. Namely, the “equal displacement rule”
applies for wide range of structures in the case of the N2 method. In addition, also parameter
a is practically constant due to the fact that the corrosion of reinforcement, as modelled in
the case of presented example, practically does not affect the stiffness of the structure.

Among the above issues, the methodology is subject to some other well known limita-
tions (Cornell et al. 2002), namely, (a) the assumption of constant response dispersion for
all intensity levels, and (b) the power-law approximations for the seismic hazard curve and
for the relationship between seismic intensity and structural demand (Eq. (5)). Such errors
can be reduced by estimating the parameters (B-dispersions, a, b and k, ko) separately for
each individual limit state (see Sect. 3.4). Further, the assumption that the seismic capacity
changes linearly with time is justified only for systems for which the effect of degradation
does not become overwhelming over time. The latter issue and the problem associated with
the assumption that the dispersion measures in seismic demand and capacity are constant
over the whole integration time interval can be partly resolved by the improved version of
the equations available in Vamvatsikos and Dolsek (2010).

2.2 The IM based formulation

Unlike the case of the EDP formulation, the IM based approach (e.g. Cornell et al. 2002)
requires structural capacity expressed in terms of the earthquake intensity measure, which
can be for example, the spectral acceleration S, or the peak ground acceleration a,. This alter-
native formulation has several theoretical advantages compared to the standard EDP-based
formulation. For example, an approximation of the relationship between the seismic intensity
measure and engineering demand parameter is not needed, and the IM based formulation also
does not require any correlation assumptions between demand and capacity.

Starting again from Eq. (1) and using similar assumptions to those presented earlier,
(Vamvatsikos and Dolsek 2010) have derived the expression for the expected number of
limit state exceedance events 7eqp over the time interval (fo, fo + At) and the average MAF
Aﬁr\: G as follows:
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im (10, A1) = H (a2,,) - exp [kz (o + ﬂudg)]

AO A 1—k

ag 15 A AVG Mim

X — 14+ — —1|,\ = — (7
y-(1—=k) ( gls ) m At

where H(-) is the mean seismic hazard function, k is the parameter of the hazard curve
approximation, Brag and Buag are the dispersion measures in intensity measure for random-
ness and uncertainty, and &g 1 18 the median peak ground acceleration corresponding to the

predefined limit state (e.g. near collapse limit state). Note that parameters &0 15 of the Eq. (2)

and Eq. (7) are in general different, since in the first case the a° 118 determlned indirectly
through EDP-capacity whereas in the later case it is determined dlrectly through IM- capa01ty

Expression (7) was derived considering the assumption that structural capacity C(1) var-
ies linearly in time. For mathematical convenience it was assumed that value of that linear
function at time #y corresponds to the structural capacity at the same time, which is a further
simplification compared to the Torres and Ruiz (2007) formulation. Thus, the linear function
of structural capacity C (1) is defined with a single parameter y only:

Cy=Cto)+y- Aty <0, (8)

where y defines the slope of the linear function.

It is worth to emphasize that the IM-based formulation has an advantage in comparison
to the EDP-based formulation, since in the case of the IM-based formulation the capacity is
expressed in terms of the seismic intensity, which is determined by consideration of both the
degradation of deformation capacity over time and its impact on displacement demand that
increased due to the aging process, the latter being neglected in the case of the EDP-based
formulation. Further explanation on that issue is given in Sect.3.4.

2.3 Simplified method for seismic performance assessment of structures

Determination of the relationship between the seismic intensity measure and the engineering
demand parameter may become extremely time-consuming. This is especially the case if the
structural response is estimated with nonlinear dynamic analysis, which, even for a single
instant in the building’s lifetime, has to be performed for several intensity measures and dif-
ferent ground motion records, e.g. with incremental dynamic analysis (IDA) (Vamvatsikos
and Cornell 2002), in order to capture randomness due to earthquakes. In addition, analyses
will have to be performed for different times within the lifetime of interest to capture the effect
of corrosion. Therefore, for practical application, simplified analysis methods become very
attractive. In our study, the time-dependent relationship between the seismic intensity mea-
sure and the engineering demand parameter was determined with the incremental N2 analysis
(IN2) (Fajfar 2000; Dolsek and Fajfar 2007). It is a simplified nonlinear method for seismic
performance assessment of structures and represents an alternative to IDA (Vamvatsikos and
Cornell 2002).

The procedure for determination of the IN2 curve is explained elsewhere (DolSek and
Fajfar 2007). For common structural systems with moderate or long fundamental period(s)
the IN2 curve results in a straight line. In this case the “equal displacement rule” applies, i.e.
b = 1.0 (Eq. 5), up to the “failure” point, which is conservatively represented by the near
collapse limit state. After “failure”, the IN2 curve becomes a horizontal line. In more general
cases, the IN2 curve can be approximated in the same way as a mean IDA curve, i.e. from
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two points of the actual curve, e.g. from the points representing the damage limitation and
near collapse limit states, or by regression over several discrete points.

Since the IN2 curve is only a “central” (mean or approximately median) result, it does
not contain any dispersion information. Therefore the dispersion values for randomness in
displacement demand Spgr and displacement capacity Scr cannot be determined. A possible
alternative is using SPO2IDA instead, a simple-to-use tool that employs complex R-u-T
relationships to provide the median and the 16™ and 84 fractiles of demand or capac-
ity (Vamvatsikos and Cornell 2006). This allows the estimation of both the needed median
dispersion of capacity for complex pushover shapes and will provide accurate results. Alter-
natively, they can be estimated directly by performing IDA for the equivalent SDOF system
as also shown in Dolsek and Fajfar (2007). Still, our pushover shapes are practically
elasto-plastic, allowing the use of existing results from other works, (e.g. Dolsek and Faj-
far 2007; Ruiz-Garcia and Miranda 2003), who have found that the coefficient of variation
for the displacement of such SDOF systems varied from 0.4 for structures with a moderate
or long natural period, to 0.7 for structures with a short predominant period. The determi-
nation of dispersion measures for uncertainty in displacement demand Spy and capacity
Bcu is in general possible to determine with the IN2 method, but requires a probabilis-
tic structural model, i.e. a model with appropriate consideration of parameter uncertainties,
which is not within the scope of this paper. For a simplified approach, it is convenient to
predetermine the dispersion measures for uncertainty. For example, dispersions for steel
frames have been proposed in the FEMA 350 (2000). They may serve as rough estimates
also for some other structural systems. For example, the total uncertainty dispersion mea-

sure Byt = (ﬁ%u + ﬁéu)o's = 0.35 was applied for a global inter-story drift evaluation
in the case of low-rise buildings within the SAC/FEMA seismic performance evaluation
(Yun et al. 2002). The dispersions in intensity measure due to randomness and model-
ling uncertainties for different types of structural systems and for the IM based approach
were recently proposed in FEMA P695 (2009). The values for record-to-record and mod-
elling-related variability are in range of 0.35 to 0.45 for randomness and 0.2 to 0.65 for
uncertainties.

3 Example of the three-storey RC frame building

As an example of our methodology, we will estimate the seismic risk for an existing frame
building, in which the reinforcement corrosion has just initiated. The structure is located in
a region of moderate seismic hazard and high level of reinforcement corrosion risk area, a
typical scenario for most coastal areas in the Mediterranean. The objective of the analysis is
to estimate the increase in seismic risk for two predefined near-collapse limit states as the
associated structural performance degrades with time.

The structure was analysed at different time instants (fy + At), in which #( relates to the
initial condition of the existing structure, when corrosion attack was detected, and At is the
time interval during which the propagation of corrosion is taking place. Since the evaluation
interval is taken to be [0, 50yrs], #p was set to zero in Egs. (2), (4) and (8). For the discus-
sions to follow, the term “initial structure” will relate to the structure at time #, at which it
was assumed that reinforcement corrosion did not affect the structural capacity yet, and the
term “degraded structure” will relate to the structure affected by corrosion at selected time
instants At.
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Fig. 1 a The elevation and plan view of example structure, and b typical cross-sections and reinforcement in
columns and beams

3.1 Description of the structure and model

The example structure is a three-storey asymmetric reinforced concrete frame building. This
structure was pseudo-dynamically tested within the European research project SPEAR (Seis-
mic performance assessment and rehabilitation of existing buildings, M. Fardis and P. Negro,
coordinators) and analysed in previous studies (e.g. Fajfar et al. 2006). The elevation, the
plan of the building and the reinforcement of typical cross sections of the columns and beams
are shown in Fig. 1. The structure was designed for gravity loads only.

The columns and beams of the structure were modelled by one-component lumped plas-
ticity elements, which consist of an elastic beam-column element and two inelastic rotational
hinges at the ends, defined by a moment-rotation relationship. These relationships were deter-
mined for the columns by properly taking into account their axial load and its interaction
with the moment capacity. Gravity loads for this RC structure amounted to 6.3 kN/m? and
6.2 kN/m? for first two stories and top storey, respectively.

Rigid diaphragms were assumed at the floor levels due to monolithic RC slabs. Conse-
quently the masses were lumped at the mass centres. The lumped masses and the corre-
sponding mass moments of inertia amounted to 65.5 t and 1,196 tm? for the first two stories,
and 64.1 t and 1,254 tm? for the top storey, respectively. The centreline dimensions of the
elements were used with the exception of beams which are connected eccentrically to the
column C6. Using centreline dimensions, the storey heights of 2.75 and 3.0 m, respectively,
for the first and upper two storeys, were assumed.

A schematic moment-rotation relationship is shown in Fig. 2. The yield (My) and max-
imum moment (Mp,) was determined from appropriate section analysis. The characteristic
rotations, which describe the moment-rotation envelope of a plastic hinge, were determined
according to the procedure described by Fajfar et al. (2006). The zero moment point was
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Fig. 2 Schematic
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assumed to be at the mid-span of the columns and beams. Therefore the rotations 6y for
moment-rotation envelopes of columns and beams were calculated using the formula:

My : lspan

Oy = ———,
YT6-E - I

©)
where Ispan is the length of a beam or column, E is the modulus of elasticity and s is the
effective moment of inertia of the element (0.57).

The near collapse rotation 6y ¢ in the columns, which corresponds to a 20% reduction
in the maximum moment, was estimated by means of the Conditional Average Estimator
(CAE) method (Perus et al. 2006), whereas the near collapse rotation for hinges in beams
Onc,p were determined using the formula defined in Eurocode 8 (CEN 2005):

1 max (0.01; @) %% (Ly\%¥ (om 2 ) 100
Oney=—0.016-(0.3")- | ———— f.. | — S25\U e ) (1.2570P4)
ne:b Vel ( ) |: max (0.01; w) f ] h ( )

10)

where ye is equal to 1.0 (mean values), parameter v is the normalised axial load (for beams
v = 0), w and @’ are the mechanical reinforcement ratios of the tension and compression lon-
gitudinal reinforcement, respectively, fcm and fyy are the mean strength of concrete (MPa)
and yield strength of steel (MPa), respectively, ps is the ratio of transverse steel parallel
to the direction of loading, pq is the steel ratio of diagonal reinforcement in each diagonal
direction and « is the confinement effectiveness factor. All beams are defined as members
without detailing for earthquake resistance. Therefore the rotations at near collapse limit state
Onc,b are multiplied by 0.825. The post-capping or negative-stiffness part of moment-rotation
envelope is determined under the assumption that the ratio between the ultimate rotation 6, p,
and rotation at maximum moment 6y, ,, is 3.5.

The degradation of capacity over time was modelled only via the simplified model of cor-
rosion of longitudinal and transverse reinforcement in the external (i.e. exposed) elements of
the structure. In general, the corrosion decreases the diameter of reinforcement and the bond
stress between the concrete and steel bars. The later phenomenon and as well as spalling of
concrete were not considered in this stage of the study. Therefore in our model the corrosion
influences only the diameter of the steel bar. The reduced diameter Dy (¢) of a reinforcing
steel bar with initial diameter of Dy, (mm), which is subjected to corrosion for a time period
(years) At =t — ty (to relates to the initial condition of the building and is equal to 0) is,
according to Pantazopoulou and Papoulia (2001):

Dy = Dy — 0.023 - icorr - At (11)

@ Springer



1146 Bull Earthquake Eng (2011) 9:1137-1155

where ior represent the mean annual corrosion current per unit anodic surface area of steel
(uA/cmz). In our analysis the corrosion current icorr = 1.2 ;LA/cm2 was considered, which
corresponds to a high level of reinforcement corrosion (Pantazopoulou and Papoulia 2001).

In order to determine the structural capacity as a function of time, six structural models
Mo, Mo, M2y, M39, Mag and M5y were prepared on the OpenSees platform (McKenna and
Fenves 2004) in combination with the PBEE toolbox (Dolsek 2010). These correspond to
the initial condition of the building at time 79 = O and to the degraded structure (affected by
corrosion) after 10, 20, 30, 40 and 50 years of corrosion propagation, respectively. The first
three modal periods of the initial 3D structure are: 77 = 0.80s, 7> = 0.67 s and 73 = 0.54 s
and only slightly change with time as the corrosion insignificantly reduces the stiffness.
Therefore, the increase of the natural periods over time is negligible. Note that the period
T» and the associated mode shape actually correspond to the first translational mode in the
Y direction. Therefore the second mode shape will be exclusively used for applying the N2
method.

3.2 Definition of the limit states and nonlinear static analyses

The MAF of exceedance was determined for a near collapse limit state and for additional
limit state which is related to the potential brittle failure and defined by a storey shear
demand/capacity ratio (DCR) equals 0.5. The reason for such a definition of the second limit
state is described later on in this Section.

According to European standard Eurocode 8 (CEN 2005) the near collapse (NC) limit
state at the element level is defined with the ultimate rotation 6y, which corresponds to 20%
drop of moment in the softening range of the moment-rotation relationship (Fig. 2), and it is
related to a ductile collapse mechanism. The NC limit state can also be defined on the basis
of the shear strength, which is related to a brittle collapse mechanism. In this case the shear
strength (capacity) of an element was calculated according to Eurocode 8 (CEN 2005):

1
Vel

L
[0.16 max (0.5; 100p70T) (1 — 0.16 min (5; TV)) VSeAc+ Vw] . (12

Ve |:h _xmin(N;0.55Acfc)+ (1 — 0.05 min (5;1121))] .

2Ly

where ye] was assumed 1.0 in order to get the mean value of the shear strength, % is the depth of
cross-section, xis the height of compressive zone, L is the moment-shear ratio (M / V), A. is
the cross-section area calculated as by, - d, fc is the concrete compressive strength, pgo is the
total longitudinal reinforcement ratio and Vi, is the contribution of transverse reinforcement
to shear resistance, taken as equal to:

Vw=pw'bw'2’ny7 (13)

where py, is the transverse reinforcement ratio, by, is the width of the rectangular web of
the cross-section, z is the length of the internal lever arm and fyy, is the yield stress of the
transverse reinforcement.

Since the limit state at the building level is not defined in the European standard it was
simply assumed that the near collapse limit state appears whether the base shear strength
of structure, in relation to its static pushover curve, reduces to 20% of its maximum value,
or the storey shear demand/capacity ratio (DCR) at any storey is equal or exceeds 1. Such
definition is needed since the elastic model of shear was used in the analysis. In this place it
is worth to emphasize that the structure under investigation is not sensitive to a brittle failure
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Table 1 The values for the maximum base shear Fiax and the roof displacements corresponding to the NC
and potential brittle limit state

Condition Time instant Max. load NC limit state Potential brittle limit state
At (y) Fmax (kN) Dnc(m) Dpp(m)
Initial 0 278 0.244 0.053
Corroded 10 272 0.242 0.046
20 266 0.240 0.041
30 260 0.238 0.037
40 254 0.236 0.034
50 248 0.235 0.031
(Fmax,SO - Fmax.O)/FmaX,O —10.8% - -
(D1s,50— D1s,0)/ D1s, 0* - —3.7% —42%

4 Djs corresponds to the displacements at NC or potential brittle limit state

(shear DCR never exceeds 1) although corrosion significantly affects transverse reinforce-
ment. However, we wanted to show how much the reduction of transverse reinforcement due
to corrosion affects the MAF of violating the potential brittle limit state. Therefore, the MAF
was estimated for an additional limit state (i.e. a potential brittle limit state), which is defined
by a storey shear demand/capacity ratio (DCR) at any storey equals 0.5. Note that this limit
state limit state is not related to near collapse limit state, but is a good indicator of the effect
of corrosion on a potential shear failure.

In general, nonlinear static analysis is performed independently in the X and Y direction.
For brevity, results are presented only for pushover analysis in the Y direction of the global
coordinate system that is in the positive direction of the strong side of column C6 (Fig. 1).
The influence of the unsymmetrical plan of the structure on the results of the analyses is prac-
tically negligible. The imposed horizontal loads were determined by the product of storey
masses and modal shape (Fajfar 2000), and are presented later in Sect. 3.3. The displacement
of the structure was monitored at the mass centre at the roof.

The nonlinear static (pushover) analyses were performed for six structural models (M,
Mo, ..., M5p), starting with the conditions of the initial structure, and then simulating struc-
tural response after every 10 years, to provide the capacity of the structure as a function of
time. The results of the nonlinear static analysis (pushover curves) are presented in Fig. 3.
The values for the maximum load resistance Fi,x and the associated displacements Dy, and
Dpp, which correspond to the NC limit state and potential brittle limit state, are presented in
Table 1.
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The base shear strength versus weight ratio starts at 14% for the initial structure and
decreases with age under the influence of the corrosion. After 50 years of corrosion prop-
agation the strength of the structure is reduced by about 11%. The difference in the roof
displacement in the NC limit state due to ageing of the structure is not as important as the
difference in the strength of the structure as it only amounts to 3.7%. The reason is that area of
the longitudinal reinforcement does not have an important influence on the ultimate rotation
in plastic hinges (Fig. 3). On the other hand the roof displacement that corresponds to the
potential brittle limit state is significantly reduced by about 42%.

3.3 Seismic capacity at different time instants

The definition of the structural capacity as a function of time differs depending on the prob-
abilistic formulation. The EDP based formulation requires the structural capacity expressed
in terms of an appropriate engineering demand parameter, whereas the IM based formula-
tion depends on the structural capacity being expressed via the intensity measure, e.g. peak
ground acceleration or spectral acceleration.

In the case of the EDP-based formulation, the structural capacity is defined in terms of
the maximum roof displacement that corresponds to the predefined limit states, whereas for
the IM-based formulation, the structural capacity is defined with the lowest peak ground
acceleration that causes violation of each limit state. The relation between the maximum
roof displacement and the peak ground acceleration is computed with the N2 method (Fajfar
2000) for the seismic load, which is defined with the elastic response spectrum according to
Eurocode 8 (CEN 2004) for soil class C (S = 1.15, Tc = 0.6s).

The roof displacements that correspond to the separate limit states were already reported
in Sect. 3.2. In this Section determination of peak ground acceleration capacity ag pc is explic-
itly demonstrated only for the NC limit state and for the initial building condition, i.e. for
model My, while for degraded structures and for the potential brittle limit state only the final
results are presented.

Once the results of pushover analysis are available, the pushover curve has to be idealized
as shown in Fig. 4a in order to determine the properties of the equivalent single degree of
freedom (SDOF) model. The results of this idealization are the yield force Fy and yield
displacement Dy. The properties of the SDOF system are then determined by dividing the
corresponding properties of the MDOF system by the transformation factor I':

_ MSpOF
> mi - 7

where mspor is the mass of SDOF system, m = {65.6, 65.6, 64.1} is a vector of storey
masses in tons, and ¢y = {0.28, 0.70, 1.00} is the mode shape vector (normalized by its
roof component) of the predominant translational mode shape in the Y direction, which in
our example corresponds to 75 = 0.67s. The yield point of the equivalent SDOF system is
obtained simply as df = Dy/I" = 0.025m and f* = Fy/I" = 220kN. The period of the
SDOF system is calculated as follows:

mspoF - d¥
TSDOF =27T \/T=0753S (15)
y

The periods of all equivalent SDOF systems over all building ages are obviously within
the medium-period range of the spectrum (Fig. 4) and exceed the characteristic period Tc,
which is the corner period between the constant acceleration and constant velocity ranges

= 1.27; mspor = »_m;-¢; =128.61, (14)
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Fig. 4 a Idealization of the pushover curve for model My and b the AD format for the equivalent SDOF
system

in an idealized Newmark-Hall type spectrum. Therefore, the equal displacement rule can be
applied for the determination of the mean (or approximately median) spectral acceleration,
which corresponds to the NC limit state. Therefore the Sye ne is:

2.7 \?
Sae.nc :d:°'(TSDZF) = 13.4m/s’ (16)

where dj, = Dp¢/ T, and the mean/median peak acceleration ag yc corresponding to the NC
limit state is determined from the elastic spectrum as follows:

Sae,nc (TSDOF) . TSDOF
S-n-25 Tc

Ag.nc =

=5.87 m/s> = 0.598 g, 17)

where S = 1.15 is a soil factor for soil type C and 7 is a damping correction factor with
value n = 1 for 5% viscous damping. The above evaluation of the ag nc can be presented in
the acceleration-displacement (AD) format together with the capacity diagram of the SDOF
system (Fig. 4b).

This procedure was repeated to evaluate the peak ground acceleration capacity that corre-
sponds to the NC and potential brittle limit states and for all degraded structures (models Mg
to Msp). The resulting peak ground acceleration capacities ag ne and ag pp are presented in
Table 2. The reduction in peak ground acceleration capacities for both limit states is similar
to that shown before for the maximum roof displacement (Sect. 3.2, Table 1) and is about
4.5% for the NC limit state and 40% for the potential brittle limit state.

The results presented in Table 2 are used as input data for the definition of the seismic
capacity as an approximately linear function of time (Eqgs. 6 and 8). tHE parameters «, 8 and
y that approximate the capacity as a linear function were calculated using linear regression
(i.e. the method of least squares) for the EDP and IM-based format. The results are presented
in Table 3. The roof displacements corresponding to each limit state defined at each time
instant are presented in Fig. 5. The fitted lines approximate the linear decrease of the median
capacity with time after corrosion initiation.

3.4 Instantaneous and overall seismic risk

The expected number of exceedance events and average MAFs of the NC and potential brittle
limit state were calculated by means of Eq. (2) and (7) for the initial conditions at time 7y = 0,
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Table 2 The peak ground acceleration capacities ag,ncand ag p for the NC and potential brittle limit states

Condition Time instant NC limit state Potential brittle limit state
At (y) ag,nc (8) ag pb (2)
Initial 0 0.598 0.131
Corroded 10 0.592 0.114
20 0.586 0.103
30 0.581 0.093
40 0.575 0.086
50 0.571 0.079
(ag,ls,SO - ag,ls,O)/ag,nc,Oa —4.5% —40%

a ag |5 corresponds to the peak ground acceleration capacities for NC or potential brittle limit state

Table 3 The parameters defining the linear functions for structural capacity in time

Formulation Units NC limit state Potential brittle limit state

EDP-based m, year o =0.244m, B = —1.86 x 10*4m/y o =0.05Im, B = —4.0 x 10*4m/y

IM-based g, year y = —5.60 x 10_4g/y y =—-1.1x 10_3g/y
\.% 0.3+ NC limit state — Fitted line 2 NC limit state — Fitted line
@ faﬂ.é My sy 3¢ ¢
Q % X e 3 % 3 x| ©
%‘ 02f 1 %‘ 04t
= £
8 o]
o 0.1 + Potential brittle limit state 1 ; 0.2 | Potential brittle limit state
= = e
g e o o g TR ———x
=] 2 0 ?
w 0 10 20 30 40 50 v 0 10 20 30 40 50
(a) Time periods At (years) (b) Time periods At (years)

Fig. 5 The values of maximum roof displacement and peak ground accelerations capacities (ag 15) at prede-
fined building ages and their linear approximation for the NC and potential brittle limit state. The results are
presented for a EDP- and b IM-based format, respectively

which corresponds to initial structure, and for different time periods, i.e. 10, 20, 30, 40 and
50 years.

The moderate seismic hazard typical for the South-East part of Slovenia (DolSek and
Fajfar 2008), was adopted in the procedure for the estimation of the seismic risk. This was
approximated by a two-parameter seismic hazard function, derived separately for both limit
states. The associated parameters k and ko were determined by locally fitting the hazard curve
with the function H (a,) = ko - (ag)’k (Cornell et al. 2002). The fitting was performed over
the interval from 0.25 ag 15(%p) to 1,25 ag,15(t50) (DolSek and Fajfar 2008), where ag,15(1o) is
the median peak ground acceleration capacity of the initial structure for the selected limit
state, and ag, 15 (#50) is the corresponding capacity of the degraded structure after 50 years, that
is, at the end of the considered time interval. Since ag 15(¢) differs for the NC and the potential
brittle limit state, as marked on the curve on Fig. 6, the parameters of the hazard curves also
differ for both defined limit state, a fact that helps improve the accuracy of the closed form
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Fig. 6 The seismic hazard curve
and the median points for when
the NC and the potential brittle
limit state is achieved

® o Limit state points
107 © Return periods:
Potential brittle 1- 225 years
 limit state 2 - 475 years

3 - 2475 years

10°} 5 : s

s| : . NC limit state———|

00 015 030 045 060 075
Peak ground acceleration ag (g)

Seismic hazard H(s)
=

approximation in Cornell et al. (2002). The parameters are k = 3.50, ko = 6.40 x 10~ %for
the NC limit state and k = 1.36, kg = 2.73 x 10~*for the potential brittle limit state.

Note that parameter k need not be used in Egs. (2) and (7) since the hazard corresponding
to ag 15(¢) can be determined directly from the hazard curve. The seismic hazard curve used
for peak ground acceleration is presented in Fig. 6. The intensities for return periods 225,
475 and 2,475 years are 0.130, 0.181 and 0.325 g, respectively, and the mean/median peak
ground acceleration capacities derived from IN2 for the initial structure, are 0.530 and 0.121
g for the NC and potential brittle limit state. As corrosion propagates, these will decrease
with time.

The dispersions for randomness in displacement demand (8pr) and capacity (Bcr) were
considered to be equal to 0.4 and 0.2, respectively. These values are based on a previous study
(Dolsek 2009), where dispersion measures for Spr and Bcr were determined based on the
result of IDA analysis. For example, dispersion measures Spr and Bcgr, which were estimated
for the near-collapse limit states, amounted to 0.41 and 0.17, respectively. The dispersions
for uncertainty in roof displacement demand (8py) and capacity (Bcu) were considered the
same and amount to 0.25. These values were chosen to produce total uncertainty dispersion,

Bur, equal to Bur = (B2, + B2y)"" = 0.35 as suggested in FEMA 350 (2000). Note that
very similar values for Spy and Bcy were calculated also in Dolsek (2009). Unlike the EDP-
based formulation, the IM-based approach requires only the dispersion in intensity, which
was assumed to be equal to 0.40 for both randomness and uncertainty. The latter value is
recognized as a recommendation of FEMA P695 (2009) although it can significantly vary
from case to case.

The values for the expected number of exceedance events of the NC and potential brit-
tle limit state at different times and the corresponding values of the average MAFs, using
both the EDP and IM formulation, are collected in Tables 4 and 5. The results are com-
pared with the case, in which the degradation of structural performance was neglected. In
the latter case, the instantaneous MAFs of exceedance are all equal to the initial MAF at
time 7, and obviously equal to the time-average MAF as silently assumed in all typical per-
formance-based earthquake engineering calculations. Note that values corresponding to this
comparison are marked bold in Tables 4 and 5.

The expected numbers of exceedance events for the potential brittle limit state per time
interval of 50 years, using the EDP and IM based formulation, is estimated at 0.39 and 0.40,
respectively, and it is about 39 and 43% higher than the case in which the degradation was not
considered. Note that it is assumed that the potential brittle limit state is detected when storey
shear demand/capacity ratio at any storey equals to 0.5. On the other hand, the corrosion has
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Table 4 The expected number of exceedance events 7eqp and the average MAFs )»eAd\{)G for the NC and
potential brittle limit state using the EDP-based formulation

Condition Time interval NC limit state Potential brittle limit state
-2 AVG —4 -2 AVG —4
At (y) Tedp (x1072) A8YC (x1074) ey (x1072) 24YC (x1074)
No degradation 50 1.38 2.77 27.9 5.59
Corroded 10 0.28 2.80 591 5.91
20 0.57 2.84 12.5 6.27
30 0.86 2.88 20.1 6.69
40 1.17 2.92 28.7 7.18
50 1.48 2.96 38.8 7.77
(*deg,50 — xnodeg,SO)/xnodeg.SOa +7.1% +7.1% +39% +39%

4 x corresponds to 7 ori

Table 5 The expected number of exceedance events 7;,, and average MAFs )L‘iAnY G for the NC and potential
brittle limit state using the IM based formulation

Condition Time interval NC limit state Potential brittle limit state
At (y) mim (x1072) YO (x1074) i (x1072) AAVC (x1074)
No degradation 50 1.34 2.68 27.8 5.56
Corroded 10 0.27 2.73 5.90 5.90
20 0.55 2.77 12.6 6.30
30 0.84 2.82 20.2 6.76
40 1.14 2.87 29.3 7.30
50 1.46 2.92 39.8 7.97
*(Xdeg,50 — xnodeg,SO)/xnodeg,SOa + 8.8% +8.8% +43% +43%

4 x corresponds to 1 ori

only slightly influenced the moment capacity of the structural elements. Thus, the expected
number of exceedance events for the NC limit state per time interval of 50 years is increased
by only for 7.1 and 8.8%), if considering the performance degradation over time and amounts
to 1.48 x 1072 and 1.46 x 1072, depending on which formulation (EDP or IM) is used.

The results of the EDP-based formulation are also presented in Fig. 7. The continuous
curve represents the expected number of exceedance events for both limit states considering
the performance degradation over time and the dashed line represents the case when the
degradation was neglected. Note that the Fig. 7a relates only to the NC limit state, while
in Fig. 7b, the expected number of exceedance events for the potential brittle limit state is
compared to that for the NC limit state, in order to highlight the differences between the two
limit states. Namely, the expected number of exceedance events for the potential brittle limit
state exceeds that for the NC limit state by about 26 times.

Note that insignificant difference in the results obtained by the EDP- or IM-based for-
mulation is also the consequence that the corrosion process, according to the model used
in this study, does not significantly influence the displacement demand as long as it is not
very close to the global dynamic instability of the structure. In the case if the aging process
significantly influences the displacement demand for a given seismic intensity, then it is rec-
ommended to use the IM-based formulation, since in this case the time-dependant demand is
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Fig. 7 The expected number of exceedance events of a NC limit state and b potential brittle limit state using
the EDP based methodology

indirectly incorporated in the capacity estimation, which in the case of IM-based formulation
is expressed in terms of the intensity measure.

3.5 Discussion of the results

One important outcome of the study is the comparison between the EDP and IM-based for-
mulations. The difference in the results amounts to 2 and 10% for NC and potential brittle
limit state, respectively, and it is practically negligible. Basically, the only sources of differ-
ence are the values of the dispersion measures, which in our case were assumed as average
values of the reported dispersions from the literature. All other parameters (see Eqgs. (2) and
(7)) practically do not contribute to the differences in the final results obtained by the EDP-
or IM-based approach, especially, since the equal displacement rule applies (e.g. b = 1 in
Eq. (5b)). This confirms the sound basis of both formulations. Still, we expect them to dif-
fer more when the power law approximation of Eq. (5b) is no longer accurate, or when we
approach global dynamic instability where the EDP formulation becomes inaccurate (see
Vamvatsikos and Dolsek 2010 and references therein). Finally, the selection of the value of
the dispersion measure becomes more significant when the value of the hazard curve slope k
is high, for example, for the ductile limit state (k = 3.5), something that may cause different
results in the two formulations.

For the potential brittle limit state the corrosion significantly increases the seismic risk
since the corrosion of the shear reinforcement has a relatively greater influence on the shear
capacity. This becomes apparent in the static pushover curves, where, consequently, the roof
displacement that corresponds to that limit state decreases by about 4.0 mm per decade or
2.2 cm in 50 years. This is a relatively large reduction compared to the initial condition,
in which the maximum roof displacement at potential brittle limit state amounts to 5.3 cm.
However, this is not true for the case of the NC limit state, since the corrosion of longitudinal
reinforcement practically does not have any influence on the calculated ultimate rotations
in the plastic hinges. As a result, the maximum roof displacements at the ductile NC limit
state for different instants of time decreases by just a few percents, that is 0.9 cm in 50 years
(Table 1).

In addition to the averaged results in Tables 4 and 5, the instantaneous MAFs were calcu-
lated (Cornell et al. 2002), which via the EDP-based formulation can be estimated as

k2
Aedp (1) = Hag15(t) - exp [? (BB + BEr + Bdu + ﬂ%U)] : (18)
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where the seismic intensity measure dg 15(¢) is related to the selected limit state capacity
at time . Such values may be of interest as they represent the MAFs derived by a perfor-
mance evaluation (based on current probabilistic frameworks) that takes place at that instant
in the building’s lifetime. Therefore the instantaneous MAFs may heavily influence future
rehabilitation decisions. For example, the MAFs of exceedance of the NC and potential
brittle limit states for the initial structure using the EDP-based formulation are estimated at
0.0276 x 10~2and 0.559 x 1072, respectively. Otherwise, the corresponding instantaneous
return periods are around 3620 and 180 years, respectively. For comparison, the instantaneous
return periods for exceedance of the two limit states after 50 years of corrosion propagation
decrease to 2930 and 75 years, respectively.

4 Conclusions

A simplified methodology has been presented for estimating the seismic performance of
ageing RC structures. Considering the deterioration of longitudinal and shear reinforcement
due to corrosion, and utilizing simplified analysis techniques within a SAC/FEMA-like prob-
abilistic framework, we are able to estimate the changing mean annual frequency (MAF) of
limit state exceedance as it worsens with time. Finally, the time-average of the MAF of limit
state exceedance is quantified over a continuous time period, providing us with a cuamulative
single measure of the structure’s performance as ageing sets in. Two different approaches
were demonstrated to achieve these estimates, based on the EDP and IM formulation of the
SAC/FEMA probabilistic framework, the latter being suitable for all limit states, even close
to global collapse.

In our case-study of a 3-story non-ductile RC structure, both approaches were shown to
produce similar results, as long as we properly assign the values of dispersion, especially,
if the hazard curve slope k is relatively steep. Thus, corrosion is shown to have moder-
ate influence on the moment capacity of beams and columns, while their shear capacity
was heavily degraded. However, the later issue is not reflected in the average MAF of vio-
lating the NC limit state, since the structure is not sensitive to brittle failure. Therefore,
we defined a potential brittle limit state, which indicates shear capacity degradation, and
observed around 40% increase of the average MAF of exceedance events at which the storey
shear demand/capacity ratio exceeds 50%. This is a significant increase that simply cannot
be ignored if structures contain shear-critical members, something that tends to be the norm
in older RC buildings.

It is envisaged that further refinement of our corrosion model with inclusion of concrete
spalling and bond degradation will additionally increase the estimated seismic risk of ageing
RC structures. Thus, further verifications of such results are needed in order to better under-
stand the actual risks faced by our ageing infrastructure and appropriately amend our design
codes.
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ABSTRACT

The sensitivity of the seismic response parameters to the uncertain modelling variables of the infills and
frame of four infilled reinforced concrete frames was investigated using a simplified nonlinear method for
the seismic performance assessment of such buildings. This method involves pushover analysis of the
structural model and inelastic spectra that are appropriate for infilled reinforced concrete frames. Struc-
tural response was simulated by using nonlinear structural models that employ one-component lumped
plasticity elements for the beams and columns, and compressive diagonal struts to represent the
masonry infills. The results indicated that uncertainty in the characteristics of the masonry infills has
the greatest impact on the response parameters corresponding to the limit states of damage limitation
and significant damage, whereas the structural response at the near-collapse limit state is most sensitive
to the ultimate rotation of the columns or to the cracking strength of the masonry infills. Based on the
adopted methodology for the seismic performance assessment of infilled reinforced concrete frames, it
is also shown, that masonry infills with reduced strength may have a beneficial effect on the near-col-

lapse capacity, expressed in terms of the peak ground acceleration.

© 2011 Elsevier Ltd. All rights reserved.

1. Introduction

Reinforced concrete frames with masonry infills are commonly
found in most parts of Europe and in other places around the world.
The uniform distribution of infills in a building usually increases the
latter’s strength, provided that the columns have sufficient shear
resistance [1]. On the other hand, irregular positioning of masonry
infills in the plan or elevation of a building is detrimental for the
structural response, since it can trigger torsional and/or soft-storey
effects. However, a concentration of damage in the lower storeys
of buildings, sometimes resulting in soft-story collapse mecha-
nisms, has also been observed in RC frames which are uniformly
infilled in elevation (e.g. [2,3]). Negative effects were observed, for
instance, during the L'Aquila earthquake, which once again
highlighted the vulnerability of RC frames with masonry infills [4,5].

Quite numerous comprehensive experimental and analytical
investigations have been performed on RC frames with infills (e.g.
[1-8]). Some of these studies mainly involved research in the field
of the frame-infill interaction, and the latter’s effects on the global
seismic behaviour of infilled frame structures. Several structural
models have been used to model the seismic response of infilled
RC frames. Masonry infills are usually modelled by equivalent

* Corresponding author.
E-mail address: mdolsek@ikpir.fgg.uni-lj.si (M. DolSek).

0141-0296/$ - see front matter © 2011 Elsevier Ltd. All rights reserved.
doi:10.1016/j.engstruct.2011.11.007

diagonal struts (e.g. [9-14]). Alternatively, infilled RC frames can
be modelled by means of four-node element [15] or by even more
demanding FEM models (e.g. [16,17]). All these different types of
structural models have their pros and cons, but, in general, it is dif-
ficult to predict the response of infilled RC frames since their re-
sponse is extremely nonlinear. As a result, several of the input
parameters of the structural models are uncertain, which is usually
neglected in the structural assessment or design procedure. Lack of
information on how epistemic uncertainty can affect the seismic re-
sponse of infilled RC frames is not surprising, since uncertainty stud-
ies involve simulations which are computationally demanding.
However, some such studies have been performed. For example,
Dymiotis et al. [18], as well as Erberik and Elnashai [19], performed
fragility analyses of infilled structures with consideration of the
material uncertainties. The effects of uncertainties on the seismic re-
sponse parameters have, however, been more frequently investi-
gated for other structural systems, such as masonry buildings [20],
steel frames [21] and RC frames (e.g. [22]). Different methodologies
for the simultaneous incorporation of the uncertainties for seismic
performance evaluation have been proposed within the framework
of these studies, which are usually computationally demanding.
Sensitivity analysis [23-25] is therefore a typical intermediate
step for uncertainty analysis, since it is aimed at identifying the
input variables which have the greatest impact on the structural
response. These variables can then be the focus of further study
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in order to extend our knowledge about how these variables affect the
structural response, as well as, potentially, reducing their uncertainty.

With the aim of addressing the above-mentioned issues, the
sensitivity of the seismic response parameters to the uncertain
modelling variables of masonry infilled frames has been examined
for four infilled RC frames. The seismic response parameters were
evaluated by using a simplified nonlinear method, the N2 method
[26,27], and global nonlinear structural models, which are capable
of simulating the global response of the structure provided that the
columns have sufficient shear resistance. In comparison with non-
linear dynamic analysis, where numerical problems often cannot
be avoided if structural systems with highly negative post-capping
stiffness are analysed, the N2 method is more practical to use.
However, infilled frames are good examples of structures which vi-
brate primarily in the fundamental mode, and they usually col-
lapse due to a concentration of damage in one storey in the
lower part of a building. It is therefore very likely that the N2
method gave good estimates of the investigated response parame-
ters of the sensitivity study, which was performed at the limit
states of damage limitation (DL), significant damage (SD), and
near-collapse (NC). The results are presented by means of tornado
diagrams, which are often used in decision analysis (e.g. [25,28]).

2. Summary of the sensitivity study and the seismic
performance assessment procedure

The most basic type of deterministic sensitivity analysis was
used to measure the sensitivity of the limit-state top displacement
and corresponding peak ground acceleration to the input variables
which contribute to it. First, the seismic response parameters were
computed for the base-case model, in which case each input vari-
able of the model was set to the best-estimate value. In the follow-
ing steps, variation of one random variable to its 16th or 84th
fractile was performed, and the output variables were calculated.
The variability of the output variable y with respect to the variabil-
ity of each input variable was then calculated as follows:

Ay = 100 .Y —Yee o7y (1)

bc
where y;; is the value of the output variable computed for the var-
iation of the i-th input variable to the j-th fractile (i.e. 16th or 84th),
whereas y,. corresponds to the value of the output variable esti-
mated for the base-case model.

The relationship between the peak ground acceleration and the
displacement demand was obtained from the IN2 curves [30],
which were determined by repeating the N2 approach for increas-
ing ground motion intensity. In such a formulation the ductility de-
mand (u) is an unknown quantity, which is computed by using the
relationship between the reduction factor, the ductility and the
period (R-u-T). This relationship was developed in a previous
study [26], and is typical for infilled RC frames. Note that the
reduction factor R [27] is defined as the ratio between the elastic
spectral acceleration (Sg.) and the acceleration (S,,) corresponding
to the yield force of the idealized force-displacement relationship
(F; in Fig. 1). Whenever the period T of the equivalent single-de-
gree-of-freedom (SDOF) model does not exceed a corner period be-
tween the constant acceleration and constant velocity part of the
elastic spectrum (T¢), which is the case for the examples presented
in this study, ductility demand can be calculated as follows [26]:

u:%(R—ROH/Jw (2)
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Fig. 1. A typical pushover curve of an infilled RC frame, showing the points
corresponding to the DL, SD and NC limit states, and the idealized force-
displacement relationship.
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R(;) = 0.7(T/Te)(pty — 1) +1 T<Te, (6)
where 1, = F3/F; and ps = D,/D; (see Fig. 1). Note that the ductility
demand of a structural system (u), as well as all the remaining
quantities in the above equations, corresponds to the equivalent
single-degree-of-freedom (SDOF) model. The ductility demand for
the corresponding multi-degree-of-freedom (MDOF) system can
be determined through the modification factor I, which relates
the spectral displacement of an equivalent SDOF model to the roof
displacement of the MDOF model. A more detailed explanation
about the procedure used by the N2 method is given elsewhere,
e.g. in [26,27,29].

The sensitivity analysis was performed for the seismic response
parameters corresponding to three performance levels, i.e. the DL,
SD and NC limit states, as is prescribed in Eurocode 8-3 [31]. The
evaluation procedure consisted of the following basic steps. First,
pushover analysis of the MDOF system was performed, with the
aim of obtaining the base shear - top displacement relationship
of the frame (the pushover curve), which serves for the determina-
tion of the limit-state top displacements corresponding to the
three limit states. The resulting pushover curve was then idealized
with a quadrilinear force-displacement relationship (Fig. 1), in or-
der to determine the characteristics of the SDOF model. In the sec-
ond step of the evaluation procedure, the results of the pushover
analysis were combined with the seismic load in terms of the elas-
tic acceleration spectrum, in order to determine the IN2 curve,
with the approximate assumption that the structure fails after
the NC limit state is attained. Finally, knowing the IN2 curve, the
limit-state points were evaluated by seeking the intersections of
the IN2 curve with the top displacements corresponding to the
DL, SD and NC limit states.

Since, in Eurocode 8-3 [31], there is a lack of information about
the limit states at different structural performance levels, it was as-
sumed, for the purpose of this study, that the DL limit state at the
structural level is attained at a top displacement corresponding to
the maximum base shear resulting from the pushover analysis,
which is attained when the maximum strength is reached in the
case of most of the infills in a storey. The SD limit state was defined
by the top displacement, when the last infill in a storey totally col-
lapses. Finally, it was assumed that structural behaviour at the
near-collapse limit state is attained when the rotation of any
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column becomes greater than or equal to the corresponding ulti-
mate rotation.

The idealized quadrilinear force-displacement relationship, de-
fined by three characteristic points, is presented in Fig. 1. The
forces F; and F,, which correspond to the yield force of the ideal-
ized system, were assumed to be equal to the maximum base shear
of the frame, obtained by the pushover analysis. The yield displace-
ment D; was determined in such a way that the areas under the
pushover curve and under the idealized force - displacement rela-
tionship were equal (this is termed the “equal energy rule”), taking
into account the interval between zero displacement and the dis-
placement at maximum base shear. A similar rule was used to
determine the displacement D, provided that the displacement
D5 is equal to the structural top displacement at the SD limit state.
The residual strength of the idealized system (F;) was estimated by
again applying the equal energy rule, taking into account the inter-
val between the top displacement at the SD limit state and the top
displacement at the NC limit state.

3. Structural modelling

The seismic response of the four infilled frames, which were
used as examples in the study, was simulated by using simple
nonlinear structural models. The columns and beams were mod-
elled by one-component lumped plasticity elements, which con-
sisted of an elastic column/beam elements, each with two
inelastic rotational hinges at its ends, whereas the infills were
modelled by in-plane equivalent diagonal struts, carrying loads
only in compression. Taking into account the test results [9,32],
it was additionally assumed that bending controls the nonlinear
behaviour of the RC columns and beams, and that shear failure
of columns or beams does not occur. Note that such a simplified
model is unable to simulate the local effects on the columns due
to the presence of the masonry infills. For example, the single
strut model is not able to reproduce realistic moments and shear
forces in the columns. For this reason the model adopted in this
study may, in some cases, lead to overestimates of the strength
and ductility capacity of the example structures. A brief descrip-
tion of the nonlinear model of the RC elements and a detailed
description of the model of the masonry infills are provided in
following two sections.

3.1. Moment-rotation relationship of the plastic hinges in the columns
and beams

The moment-rotation relationship in the plastic hinges of the
beams and columns was assumed to be bi-linear until the maxi-
mum moment was attained. After this point constant negative
post-capping stiffness was adopted. This model is supported in
the PBEE toolbox [33], which allows rapid generation of simple
nonlinear models and the analysis of infilled RC frames in conjunc-
tion with OpenSees [34]. In the case of the beams, the plastic hinge
was used for the major axis of bending only, whereas in the case of
the columns, two independent rotational hinges for bending about
the two principal axes were defined. The yield and the maximum
moments were calculated by moment-curvature analysis, taking
into account the axial forces in the columns due to gravity loads,
whereas the axial forces in the beams were considered to be equal
to zero. The stiffness and strength of the beams were determined
taking into account effective slab widths according to Eurocode 2
[35], by assuming zero moment point at the mid span of the
beams. The near-collapse rotations of the hinges in the columns
were determined by using the CAE method [36], and the rotation
capacities of the hinges in the beams were estimated according
to Eurocode 8-3 [31]. Here, a more detailed explanation of the

way in which the hinge parameters were determined has been
omitted, since it is available in the referenced literature, e.g. in Faj-
far et al. [37], and in Dol3ek [33]. Only the nonlinear model of the
masonry infills is described here in more detail.

3.2. Force-displacement relationship of the diagonal struts

The masonry infills were modelled by means of diagonal struts.
This model, although relatively simple, is widely used [8-
14,38,39], since it is numerically stable and computationally effi-
cient. Its main uncertainty is related to the definition of the
force-displacement relationship of the diagonal strut. In the litera-
ture, many different proposals for the determination of the stiff-
ness and strength of masonry infills have been made. Some of
them were summarized and reviewed in a previous paper by Do-
1Sek and Fajfar [38]. In this study, however, the force-displacement
relationship of the diagonal strut consisting of four branches
(Fig. 2) and it based on the approach defined by Panagiotakos
and Fardis [8], and Fardis [9]. The first branch corresponds to the
linear elastic behaviour up to the first cracking of the infill with a
stiffness of:

GuwAw
KEI = h 5 (7)

where A,, is the cross-sectional area of the infill panel, G, is the
elastic shear modulus of the infill material, and h,, is the clear
height of the infill panel. The shear cracking strength is given by:

Fcr = TcrAW7 (8)

where 7., is the shear cracking stress.
The second branch of the envelope runs from the first cracking
point up to the point of maximum strength, which is estimated as:

Fmax = 1.30 - Fo, 9

and the corresponding displacement is evaluated assuming that the
secant stiffness is given, up to maximum strength, by Mainstone’s
formula [40], i.e. assuming an equivalent strut width equal to:

by = 0.175(/xhy) % d., (10)

where d,, is the clear diagonal length of the infill panel, and the
coefficient 4 is defined by the expression:

4|Eyty Sin(20)

;vh == W, (1 1)
where E,, and E. are the Young’s moduli of the infills and of the RC
frame, respectively, 0 = arctan(hy/ly) is the inclination of the diag-
onal with respect to horizontal plane, H and L are, respectively, the
height and the length of the infill panel, t,, is the thickness of the
masonry infill, I, is the moment of inertia of the RC column, and
h,, is the height of the masonry infill.

Considering Egs. (10) and (11), the secant stiffness which tar-
gets the maximum strength of the infill can be calculated from
the expression:

Ewbwty

VI? +H?
The third branch of the envelope is the post-capping degrading
branch, which runs from the maximum strength to the residual

strength. Its stiffness depends on the elastic stiffness, and is de-
fined by means of the parameter « as:

Keg = —0Kot. (13)

Keee = cos? 0. (12)

There is a lack of data regarding the estimation of the parameter
o. However, in the literature (e.g. Panagiotakos and Fardis [8]) it
has been suggested that oo should be within the range of values
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Fig. 2. (a) The schematic quadrilinear force-displacement relationship of the diagonal struts (in compression), measured in the horizontal direction, and (b) the

corresponding relationship of the diagonal struts used in the analysis.

between 0.005 and 0.1, although the upper value corresponds to
very brittle infill. In the case of the presented examples, o was as-
sumed to have a value of 0.05 for all the masonry infills. The fourth
branch of the envelope is the horizontal branch corresponding to
the residual strength, which was conservatively assumed to be
equal to 2% of the maximum strength.

The described model of the masonry infill was implemented in
the PBEE toolbox (see [33,41]). Some examples of the force-dis-
placement relationships of the masonry infill, measured in the hor-
izontal direction and determined according to the described
procedure, are shown, for the analyzed infilled frames, in Fig. 2.
The envelopes plotted correspond to the different material charac-
teristics and geometry of the masonry infills which were used in
the analyzed infilled frames, as described in the next section.

4. Description of the example structures and definition of the
uncertain input variables

4.1. Description of the selected infilled RC structures

The sensitivity analysis was performed for four infilled RC
frames. The first frame (frame A) was an RC frame with uniformly
distributed masonry infills (Fig. 3). It reproduces the design prac-
tice in European and Mediterranean countries about 40-50 years
ago [32]. Unlike the first frame, the second frame (frame B) was de-
signed according to the previous version of Eurocode 8 [42], as a
high ductility class structure [9]. It is symmetric in plan with re-
spect to one direction (Fig. 3). The masonry infills are constructed
without openings in all four storeys of the external frames which
are oriented in the direction of the loading (Fig 3).

The third structure that was analyzed in the study is an RC
frame with masonry walls as presented in Fig. 3. It was designed
on the basis of the design practice and codes which were pre-
scribed in Italy between the 1950s and the 1970s [43]. The struc-
ture is dual-symmetric and has infill panels which are regularly
distributed along the elevation of the external frames in both
directions (Fig. 3). Since the sensitivity analysis was performed
by assuming only one direction of loading, the third structure
was independently analyzed in both the longitudinal (X) and trans-
verse (Y) directions, and was consequently treated as two separate
examples (i.e. frames C and D).

The material characteristics of frames A and B were adopted
from the corresponding experiments [9,32]. In the case of frame
A, the strengths of the concrete and the reinforcement steel
amounted to 16 and 343 MPa, respectively. Ceramic hollow bricks
of width 12 cm were used for the masonry infills in all of the sto-
reys. The infill's cracking strength amounted to 0.575 MPa, with a
corresponding shear modulus of 1.171 GPa [44]. In the case of
frame B, the strengths of the concrete and reinforcing steel were,

respectively, 42 and 580 MPa. The infill panels in all of the storeys
were 19 cm thick, with material characteristics taken from wallette
tests carried out at the University of Pavia [45]. Their cracking
strength and corresponding shear modulus amounted to, respec-
tively, 0.28 MPa and 1.24 GPa. However, in the case of frames C
and D, the characteristics of the concrete and of the steel reinforce-
ment were estimated based on the results of a statistical analysis of
the mechanical characteristics of the concrete and reinforcing steel
used in Italy between 1950 and 1980. This study was performed by
Verderame et al. [5,46]. The concrete compressive strength
amounted to 25 MPa, and the yield strength of the steel reinforce-
ment to 370 MPa. In the case of the infill panels, the material char-
acteristics were assumed to be the same as those adopted for the
case of the second structure. Young’s modulus of the infills was,
according to the Italian standards, assumed to be equal 3.33 times
the value of shear modulus G, [47].

4.2. The uncertain input variables

In the case of the performed sensitivity analysis, the following
uncertain input variables were considered: the mass of the struc-
ture, the strengths of the concrete and of the reinforcement steel,
the effective slab width, the parameters which describe the charac-
teristic rotations in the plastic hinges of the columns and beams,
and the parameters which define the masonry infills, such as their
cracking strength, their shear modulus and Young’s modulus, and
the post-capping stiffness of the infills. The total number of param-
eters considered to be uncertain is twelve; they are presented in
Table 1. Most of the uncertain parameters were adopted to follow
lognormal distribution, which was assumed by other researches as
presented in Table 1. The highest coefficients of variations were de-
fined for the parameters of the moment-rotation relationship of
the columns and beams, and for the cracking strength and the
Young’s and shear moduli of the masonry infills. A relatively low
value of the coefficient of variation of the post-capping stiffness
of masonry infills (0.2) was adopted, based on the study by Rota
et al. [20]. In the general case, the variation of post-capping stiff-
ness of masonry infills is probably larger. Although all the random
variables defined have been assumed to be uncorrelated, some of
these variables affected more than one modelling parameter.
According to the adopted model, the concrete strength, the steel
strength, and the effective slab width, affect the different mo-
ment-rotational characteristics of the RC elements, e.g. the stiff-
ness, strength and rotational capacity of the plastic hinges in the
columns and beams [33]. Similarly, the cracking strength of the in-
fills was considered to be fully correlated with the maximum
strength, the latter being calculated as 1.3 times the corresponding
cracking strength. Additionally, the cracking strength of the infills
affects not only the cracking and maximum strength of the panel,
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Fig. 3. The global geometry and typical reinforcement of the columns and beams of the example structures.

but also the corresponding displacements. However, the values of In Table 1 are presented, apart from the statistical characteris-
all the random variables have been uniformly assigned over the en- tics, the best-estimate values of the uncertain parameters for the
tire structure, assuming a complete correlation between the four example frames. These values have been applied for the
parameters corresponding to elements of the same type. base-case structural models.
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Table 1

The statistical characteristics of the input random variables. Note that the values of the effective slab widths and those of the rotational capacities of the plastic hinges in the
columns and beams differ from element to element. The notation “calculated” therefore means the best-estimate value for the corresponding variable, calculated using the PBEE

toolbox [33].

Variable Symbol Median Statistical characteristics

Frame A Frame B Frames C and D cov Distribution Ref.
Concrete strength fem 16 MPa 42 MPa 25 MPa 0.20 Normal [46]
Steel strength fsy 343 MPa 580 MPa 370 MPa 0.05 Lognormal [48]
Mass
1st Storey m 46 t 97t 173 t 0.10 Normal [48]
2nd Storey 46 t 95t 173t
3rd Storey 46 t 95t 173 t
4th Storey 40t 88t 173 t
Eff. slab width ber Calculated Calculated Calculated 0.20 Normal [49]
Yield rotation
Columns Oyc Calculated Calculated Calculated 0.36 Lognormal [50]
Beams Oyp Calculated Calculated Calculated 0.36 Lognormal
Ultimate rotation
Columns Ouc Calculated Calculated Calculated 0.40 Lognormal [36]
Beams Oup Calculated Calculated Calculated 0.60 Lognormal [50]
Masonry infills
Cracking strength Ter 0.58 MPa 0.28 MPa 0.28 MPa 0.30 Lognormal [18,51]
Shear modulus Gw 1.17 GPa 1.24 GPa 1.24 GPa 0.40 Lognormal [47]
Young’s modulus Ey 3.90 GPa 4.13 GPa 4.13 GPa 0.40 Lognormal [47]
Ratio between post-capping and elastic stiffness o 0.05 0.05 0.05 0.20 Lognormal [20]

5. Results of the sensitivity analysis
5.1. Pushover analysis

In addition to the pushover analyses of the base-case structural
models, 24 pushover analyses were performed for each of the inves-
tigated infilled frames, in order to compute the sensitivity of the
seismic response parameters to the input random variables. The
structural models of these cases differ from the base-case model,
since one random variable was set to its 16th or 84th fractile, while
simultaneously holding the rest of the random variables to their
median values. The horizontal load pattern for the pushover analy-
ses was determined by the product of the storey masses and the first
modal shape in the analyzed direction. The results are presented
only for the positive direction of loading, as is marked in Fig. 3.

Based on the results of the pushover analyses (Fig. 4), quite
large strength degradation can be observed after the infills start
to collapse, which indicates that the presence of the infills signifi-
cantly affects the initial stiffness and the strength of the infilled
frames. For example, the maximum base shear versus weight ratio
(i.e. the base shear coefficient) for the base-case structural models
(see the pushover curves which are denoted in Fig. 4 by full black
lines) amount to 0.71, 0.45, 0.47 and 0.23, respectively, for frames
A, B, C and D. These values are, however, much larger compared to
those corresponding to the cases when the infills are neglected in
the structural models. For these cases, the corresponding maxi-
mum base shear versus weight ratios can be approximately esti-
mated by subtracting the contribution of the masonry infills from
the base shear of the structure. However, if only the bare frame
is considered, the base shear coefficients are equal to 0.20, 0.33,
0.20 and 0.17.

The maximum base shear of the investigated infilled frames is
attained at a relatively small top displacement, due to the stiff
and brittle behaviour of the infills. For example, the infills reach
their maximum strength at relatively small deformations, i.e. at
0.3% storey drift in the case of frame A, and at 0.16% storey drift
for the other frames (Fig. 3). In the case of larger storey drifts,
the infills degrade until the last infill in the formed plastic mecha-
nism totally collapses (the SD limit state). From here onwards, the
seismic behaviour of the example frames is governed predomi-
nantly by the RC elements.

The top displacements at the DL, SD and NC limit states, the
maximum base shear and the periods corresponding to the 1st
mode shape are presented in Table 2 for the cases of base-case
models. The small periods of the investigated infilled frames prac-
tically correspond to the highest spectral acceleration defined in
the Eurocode 8 spectrum, indicating that the ratio between the
spectral acceleration and the peak ground acceleration is practi-
cally the same (2.5) for all of the investigated frames.

The presence of the infills affects the maximum base shear
force, which is the highest for frame D. The top displacements at
the NC limit states are small, since the deformations are mainly
localized in the storeys where a soft storey effect was observed.
The exception is frame B, where a soft-storey is formed in the first
and second storeys. Additionally, the deformation capacity of the
columns and beams is high since the frame was designed according
to the capacity design rules which form part of Eurocode 8.

The maximum positive and minimum negative variations of
the described parameters resulting from variations of the ran-
dom variables to their 16th and 84th fractiles are presented in
Table 2. The period and maximum strength are most influenced
by the shear modulus (G,,) and cracking strength (7.) of the in-
fills, respectively. The impact of G, on the period is an expected
result, due to the large contribution of the infills to the lateral
stiffness of the frame. Similarly, 7., directly influences the max-
imum base shear of the infilled frames through the variation in
the strength of the infills. The variations in the maximum base
shear are much larger (—25% to 35%) in comparison to those
in the period (—12% to 15%), although the coefficients of varia-
tion of G, and 7. are of the same order of magnitude. This is
also an expected result since G,, linearly affects the initial stiff-
ness of the infills but not the period, which roughly depends
on the square root of the lateral stiffness of the infilled frame,
whereas 7. linearly affects the maximum strength of the infills
and, therefore, their contribution to the maximum strength.

The uncertainty in the mechanical parameters of the infills (7,
G, and E,,) has the greatest impact on the top displacement at the
DL and SD limit states. For the NC limit state, the top displacement
is most influenced by the variations in the ultimate rotation of the
columns. An exception is frame D, where the greatest increase in
the top displacement at the NC limit state is observed when the
cracking strength of the infills is reduced to its 16™ fractile, since
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Fig. 4. The pushover curves with highlighted DL, SD and NC limit states for the infilled frames A-D. The pushover curves are presented for the base-case model and for the
investigated models, where 7., and E,, (on the left), and 0, and G,, (on the right) were set to their 16th or 84th fractiles.

the lesser strength of the infills with respect to this frame leads to a
more favourable collapse mechanism, which will be explained
later.

The aim of Fig. 4 is to show the impact of the most important
random variables (74, Gy, E, and 6,.) on the pushover curves,
which are presented for each of the investigated infilled frames.
Quite a large variability in the maximum base shear, the limit-state
displacements, and the initial stiffness, which affects the period of
the frame, can be observed in the cases when one random variable
is set to its 16th or 84th fractile. Note that in the case of the infilled
frames A, C and D the effect of the ultimate rotation of the columns
on the shape of pushover curve is presented only for the case when
0, is reduced to the 16th fractile, since the effect of increasing 0,
to its 84th fractile had just the opposite effect.

Changing the cracking strength of the infills () to the 16th or
84th fractiles influences both the maximum base shear and dis-
placement capacities at the DL and the SD limit states (Fig. 4),
whereas the initial stiffness is practically the same as that obtained
in the case of the base-case model. This is a direct consequence of
the adopted model of the masonry infills, since 7 linearly affects
the cracking and maximum strengths of the infills, as well as the
corresponding deformations. The top displacements at the DL
and SD limit states increase in all cases by approximately 28%
and more, if 7. is set to its 84th fractile. The opposite effect occurs
if 7 is reduced to its 16th fractile. In this case, the displacements
at both the DL and SD limit states decrease by about 17% and more,
except in the case of frame D, where the 16th fractile of 7., causes
an increase in the SD limit-state top displacement. This was
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Table 2

The top displacements at the DL, SD and NC limit states, the maximum base shear,
and the periods corresponding to the 1st mode shape for the base-case models, and
their maximum positive and minimum negative variations, which correspond to
variations of the random variables to their 16th or 84th fractile.

Frame  Period Max. base shear  Displacement capacity D¢ ;s (cm)
T; (s) Fpmax (KN) DL SD NC
A 0.12 1260 22 44 7.4
B 0.13 1671 1.8 52 41.0
C 0.16 3240 14 2.4 11.2
D 0.27 1623 1.6 2.9 11.8
Minimum
AT (%) AFpmax (%) AD¢pr (%)  ADisp (%) ADenc (%)
A -12G68 25718 —21 18 —24 tl8 —26 018
B -1168 25718 —-28 G -29 76 —-30 08
¢ ~12G68% 261l —29 E3 -17G6% 29018
D -9Gy 261 -257¢f 2165 280l
Maximum
A 15 GI§ 30 18 36 EIS 30 78 38 0%
B 136G 3578 66 GI° 102 84 44 0%
¢ 14Gl5 3378 43 EJS 33 Gl¢ 43 0%
D 11 G)® 34 T8 44 GI¥ 36 718 74 718

because a soft-storey mechanism was formed in the 2nd storey of
the base-case model, whereas in the case that 7. is set to its 16th
fractile the infills collapsed in the 1st and the 2nd storeys (see
Fig. 5b). Consequently, the top displacements at the SD and NC lim-
it states increase by, respectively, about 36% and 74%. However, the
formation of different soft-storey mechanisms due to variation of
the input random variables is rare, although it has been observed
in some other cases. In the case of the infilled frame A it was ob-
served that a soft storey mechanism is formed in the 1st storey if
the input parameters of the model are set to their best-estimated
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values, but in the case when 7. is reduced to its 16th fractile a
soft-storey mechanism forms in the 2nd storey (Fig. 5a).

The variations in the shear modulus (G,,) affect the top displace-
ments at the DLand SD limit states (Fig. 4). For example, setting G,, to
its 16th and 84th fractiles causes the top displacement at the SD lim-
it state to vary, respectively, from around +30% to —12% and more of
the displacements of base-case model. The post-capping stiffness
parameter (o) has a similar effect on D, sp, since both G,, and « are lin-
early related (Egs. (7) and (13)) to the slope of the degrading part of
the infill's force-displacement relationship; if such a slope de-
creases, the displacement corresponding to the collapse of the infill
increases. The shear modulus of the infills G,, also significantly af-
fects the structural initial stiffness. Adoption of the 16th fractile of
G leads to an increased top displacement at the DL limit state. This
is not only the consequence of the reduced stiffness of the structure
but also that of the more evenly distributed deformations along the
structural height, due to the reduced effect of the infills. Although, in
this case, the strength of the infills is unchanged, the base shear of
the structure at the DL limit state increases, since the response of
the frame is still elastic for the displacements at the DL limit state.
The increased displacements at the DL limit state therefore induce
a larger base shear in the frame.

An increase in the Young’s modulus of the infills (E,,) results in
an increase in the secant stiffness of the infills according to the
adopted diagonal strut model. Consequently the top displacement
at maximum strength is reduced (Fig. 4). The inelastic displace-
ments of the infills and, consequently, the global top displacements
of the infilled frames at the DL and SD limit states, are inversely
proportional to E,,. In all cases, the variation of E,, from its median
to its 84th fractile reduces the top displacements at the DL limit
state by at least 20%. An opposite, but even more severe effect is
observed if E,, is set to its 16th fractile.

Uncertainty in the ultimate rotation of the columns (0,)
strongly affects the top displacement at the NC limit state, which
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Fig. 5. Soft storey mechanisms and the associated damage to the columns, beams and infills for frames A and D. The soft storey mechanisms are presented for the base-case
model as well as for the variation of 7, to its 16th fractile. Note that a colour version of this figure is available in the online issue of the journal.
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varies from —26% to +38% if 0, is changed to its 16th and 84th frac-
tiles, respectively. Other uncertain parameters of the model of the RC
frame have much less impact on the response parameters of the infilled
frames. This can be well seen in the tornado diagrams presented in
Fig. 6, which show the sensitivity of the top displacements, at the three
limit states, to five input variables, in addition to the most important
input variables that have been so far discussed. Still, in some cases,
these (less important) random variables may have a moderate effect
on the seismic response parameters. For example, in the case of frame
B, the variations in the yield rotation (6,.) cause a relatively high swing
in the top displacement at the DL limit state, extending from —27% to
+20% around the base-case value if 6, is set to its 84th and 16th frac-
tiles, respectively. Concrete strength (f;) is of moderate importance
for frames Cand D. In these two cases the variations in f, to the 16th
and 84th fractiles cause the top displacement at the NC limit state to
vary from —7% to +6% around the base-case value. The remaining
random variables have a negligible effect on the limit-state top
displacements.
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5.2. Peak ground acceleration corresponding to the DL, SD and NC limit
states

The peak ground accelerations corresponding to the DL, SD and
NC limit states (ag;s) were estimated by using the N2 method
[26,27]. The seismic load consisted of the elastic acceleration spec-
trum defined according to Eurocode 8-1 [42] for soil class B (S = 1.2,
Tg=0.15s, Tc=0.5s and Tp=2.0s).

The values of a5 if assessed by using the base-case models of
the investigated frames, are presented in Table 3. The highest peak
ground acceleration at the DL limit state is observed in the case of
frame A, since the base shear coefficient of frame A amounts to
around 71%, which is a very high value even if compared to that
of the remaining infilled frames under investigation. However,
the situation changes with increasing severity of the limit states.
The highest peak ground acceleration corresponding to the NC lim-
it state is observed in the case of frame B, due to the high deforma-
tion capacity of its columns.
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Fig. 6. Tornado diagrams for the top displacements at the DL, SD and NC limit states for the infilled frames A-D. The sensitivity of the top displacement to the six most

important input variables is presented.
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Table 3

Peak ground accelerations at the DL, SD and NC limit states for the base-case models,
and their maximum positive and minimum negative variations, which correspond to
the variations of the random variables to their 16th or 84th fractile.

Frame Peak ground acceleration ags (g)
DL SD NC
A 0.46 0.52 0.57
B 0.32 0.52 2.35
C 0.28 0.33 0.62
D 0.16 0.22 0.57
Minimum
Adgpp (%) Adgsp (%) Adgne (%)
A -23 18 -217l8 -91l8
B —26 tl¢ -211)8 23 0.8
C —27 tl8 —21 18 16 018
D -257l$ -1168 23 0[8
Maximum
A 30 8 26 T8 18 18
B 34 18 41 8 28 716
C 37 & 27 18 22 08¢
D 33 78 25 784 61 78

The maximum positive and minimum negative variations of
ag,s resulting from the variations in the random variables to their
16th and 84th fractiles, are also presented in Table 3. It can be ob-
served that the cracking strength of the infills (t.) has the greatest
effect on the peak ground accelerations corresponding to the DL
and SD limit states in almost all cases, except for the SD limit state
in the case of frame D. Such a strong influence of . on agp; and
agsp could be expected, since according to the adopted model 7.,
affects the maximum base shear of the frames and also the avail-
able ductility corresponding to the DL and SD limit states. The
remaining parameters of the masonry infills have a minor effect
on the maximum base shear, but importantly affect the ductility
demand, which may eventually prevail on the impact caused by

D. Celarec et al./Engineering Structures 35 (2012) 165-177

T For this reason, the variation of the shear modulus (G,,) to its
84th fractile is, in the case of frame D, the most important variable
which causes the minimum negative variation of ag sp. The cracking
strength of the infills (t.,) still has a significant impact on the peak
ground acceleration corresponding to the NC limit state (agnc), but
in several cases it is the ultimate rotations in the columns (0,)
which have the greatest impact on the peak ground acceleration
dg,Nc-

The influence of 7. on the IN2 curves and on the peak ground
acceleration corresponding to the DL, SD and NC limit states is pre-
sented in Fig. 7 for all of the investigated frames. An increase in 7 (to
the 84 fractile) causes an increase in agp;. and agsp. However, the
opposite effect can be observed in the case of the NC limit state. This
means that higher strength of the infills may reduce the peak ground
acceleration agnc With respect to that estimated for the base-case.
This is true in the case of frames B, C and D. One reason for such re-
sponse of frames can be found in inelastic spectra, which were used
to construct the IN2 curves. For example, an increase in 7., decreases
the value of the parameter r, (Section 2), which relates the residual
strength to the maximum base shear. Consequently, the ductility de-
mand at a given peak ground acceleration is significantly increased
(Egs. (2) and (3)), which results in a gentler slope of the IN2 curve.
This can sometimes prevail against the positive effect of the higher
strength of the infills. For the same reasons, at least in the case of
frames B and C, a decrease in 7. leads to an increase in ag yc Whereas
anincrease in agncdue to the 16th fractile of 7, with respect to frame
D results from the higher available ductility due to the formation of a
more favourable soft-storey mechanism at the NC limit state (see
Section 5.1).

The impact of E,, Gy, 0, and m, which also have an important
influence on the prediction of the IN2 curves and the peak ground
accelerations corresponding to the DL, SD and NC limit states, is
shown in Fig. 8. For reasons of simplicity, the results are presented
only for frame A, since qualitatively quite similar results were
obtained in the case of the remaining three frames. From Fig. 8
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Fig. 7. The IN2 curves with highlighted DL, SD and NC limit states for the infilled frames A-D. The IN2 curves are presented for the base-case model and for the investigated

models, where 7. was set to its 16th or 84th fractile.



D. Celarec et al./Engineering Structures 35 (2012) 165-177 175

DyH (%): 0.23 0.46 0.69  0.93
Frame A: Variation of E,,
2 06
&0
Tg o DL
[¥] ®
; 04 ‘ D
g i ¢ NC
E) 0.2 ¥ —  Best estimated
< --= Ly (84" fractile)
& E\e (16" fractile)
00 0.025 0.05 0.075  0.10
Displacement D, (m)
DyH (%) 0.23 0.46 0.69  0.93
Frame A: Variation of .
< 06 PP iadat:
B-{)
B
g 04 -l
5 SD
£ ¢ NC
580 0.2 ——  Best estimated
4 ’ - B (84“‘ fractile)
2 B (16™ fractile)
00 0.025 0.05 0.075  0.10

Displacement D; (m)

Dy/H (%): 0.23 0.46 0.69 0.93
Frame A: Variation of G,
0.6 P S ——
e DL
0.4 ; 5
J 4 NC
0.2 ——  Best estimated
== Gy (84™ fractile)
G,y (16™ fractile)
0 0 0.025 0.05 0.075  0.10
Displacement D, (m)
Dy/H (%): 0.23 0.46 0.69 0.93
Frame A: Variation of m
0.6
. -
04t A&
0.2 —  Best estimated
-== m (84" fractile)
m (16" fractile)
0 0 0.025 0.05 0.075  0.10

Displacement Dy (m)

Fig. 8. The IN2 curves with the highlighted DL, SD and NC limit states for infilled frame A. The IN2 curves are presented for the base-case model and for the investigated

models, where 1., Gy, E,, and 0, were set to their 16th or 84th fractile.

an increase in the peak ground acceleration ag ;s is observed if E,, is
reduced to its 16th fractile. This can be directly related to the fact
that reducing E,, has a positive effect on the limit-state top dis-
placement and the maximum strength as discussed above (Sec-
tion 5.1). However, in the case of NC limit state and the frames B,
C and D, the opposite effect of E,, on ag;s is observed, since the
16th fractile of E,, causes a decrease in the residual-strength factor
(ry). Consequently, the seismic demand is increased in the region
beyond the SD limit state, and can sometimes prevail against the
beneficial effect of the increased strength and limit-state displace-
ment. The variation of E,, to its 16th or 84th fractile has only a
moderate effect on ag ;s (+10%).

An impact on ag;s of a similar order of magnitude is caused by
variation of the shear modulus G, but its impact can significantly
vary with respect to the investigated frames, which can be ob-
served from the tornado diagrams presented in Fig. 9. In general,
infills with higher values of G, with respect to frame A result in
a slight increase in safety, since the limit states are attained at
higher value of ag;s. The opposite can be observed for the other
three frames.

The ultimate rotation in the columns (6,.) affects only the peak
ground accelerations at the NC limit state, which is a logical result,
since the structural behaviour at the NC limit state is based on the
ultimate rotation of the columns. From the tornado diagrams
(Fig. 9), as well as from the IN2 curves, it can be observed that
the magnitude of this effect is not negligible, since variation of
0, to its 16th or 84th fractile can cause a variation in ag ¢ of about
+25%.

The impact of variation of mass on ag s is similar for all of the
investigated frames and limit states. In all cases it was observed
that smaller masses cause larger values of ag;s and vice versa.
The seismic displacement demand decreases in the case of a re-
duced period, which is caused by the reduced mass. But more
importantly, there is an inverse relationship between the accelera-
tion that causes nonlinear structural response and mass. The IN2

curves (Fig. 8) are thus shifted vertically in the positive and nega-
tive direction if the mass is set to its 16th and 84th fractile,
respectively.

The sensitivity of limit-state peak ground accelerations for the
six most influential random variables is presented in the tornado
diagrams shown in Fig. 9. More or less the same random variables,
which were important for the limit-state displacements, are dom-
inant also for the prediction of the limit-state peak ground acceler-
ations. In addition, mass significantly affects the predicted limit-
state peak ground acceleration, as well as the ultimate rotation
in the beams (0,5). The latter was, however, observed only in the
case of frame B, since, in this case, the frame was designed with
a strong column - weak beam concept, leading to the relatively
important role of the beam’s rotational capacity at the NC limit
state.

6. Conclusions

A simplified nonlinear procedure for the seismic performance
assessment of infilled RC frames, as well as simplified nonlinear
structural models which are capable of predicting the global re-
sponse of infilled and RC frames provided that the columns do
not fail in shear, has been adopted in the sensitivity study. The sen-
sitivity of the response parameters was measured at the limit
states corresponding to damage limitation (DL), significant damage
(SD), and near-collapse (NC). The results are presented and dis-
cussed only for cases where a high sensitivity of the seismic re-
sponse parameters to the input random variables was observed.
It is shown that the impact of uncertain input parameters on the
structural response is expected and could be predicted in advance
for most of the presented examples. However, in general, such a
claim is not possible, since the input random variables may signif-
icantly affect the collapse mechanism if compared to that of the
base-case model. For these reasons the sensitivity of the response



176 D. Celarec et al./Engineering Structures 35 (2012) 165-177

200 -10 0 10 20 -40 =20 0 20 40
7or | DL o — 7 DL e —

m [ — a [ —

Ey [ S G, -

Gy, - e -

Bye (] E., -

./.:.'.'n . ‘ [l R R m v -:l + + ]
= 17 | SD s — Ter t SD L —
§ m [ - o - :
E E, | el (€ | —

3 a |l m -,
g fc'm [} Jf“ m
~ Gy ; D . ) Jem . q .

o NG s — o NC

Oue — ] O o —

m " — Ey — |

Ey . Gy, o m ]

G 16" fractile Oub 6™ fractile]

fcl'm Fl’ﬂmt’:A - | -84[h fractile) f\l Frame B .| -$4lh fractile]

20 -10 0 10 20 40 20 0 20 40
Adg s (%) Adgrs (%)
-50 -25 0 25 50 -50 -25 0 25 50

7.t DL O —— 7, DL T —

Ey - E, -

m | m ||

G, L Gy [ -

Oye L] a |

.f{:'f}f : 'l ()."(‘ I
= 15D L — Gyt SP -
£ m m a -
> Gy m Ter [ —

5 a n m =
g5 Ew LB {):“z‘ | I}
“ el L I Jemp L :

Bye | NC [ — 7o INC RS

Tor [ - Oye T —

_ﬂ‘“l |:. Aﬂ‘tii l:.

m (] E, Cm

Eyw L] 16™ fractile m B mm 16™ fractile?

fop tFrame C W 84™ fractile o FrameD 0 84" factile

-50 -25 0 25 50 -50 -25 0 25 50
Adg, 1.5 (%) Aag 15 (%)

Fig. 9. Tornado diagrams for the peak ground acceleration at the DL, SD and NC limit states for the infilled frames A-D. The sensitivity of the top displacement to the six most

important input variables is presented.

parameters to the input random variables cannot be simply pre-
dicted. However, some general conclusions, which are typical at
least for the investigated infilled frames, can be given as
follows:

e The uncertainty in the characteristics of the masonry infills has
the greatest impact on the seismic response parameters. For
example, the cracking strength (7.), the shear modulus (Gy),
Young’s modulus (E,,), and the parameter of the post-capping
stiffness of the infills («), are the random variables which most
significantly affect the initial stiffness, the maximum base
shear and the displacement characteristics of the analyzed
frames. Consequently, the calculated top displacements and
the corresponding peak ground accelerations in the region
up to the SD limit state can vary by more than 30% when
Ter Gus Ew oI o0 are set to their 16th or 84th fractile.

The top displacement at the NC limit state is most sensitive to
the ultimate rotation of the columns 0,. whereas the corre-
sponding peak ground acceleration ag s is significantly affected
also by the cracking strength of the masonry infills.

The concrete strength (f.,), the ultimate rotation of the beams
(0up), and initial stiffness of the columns and that of the beams
(0yc Oyp), are, for the example infilled frames, of lesser impor-
tance, but, in some cases, these parameters do affect the seismic
structural performance of the frames (up to 10%), depending on
the frame analyzed and the limit state considered.

The effective slab width (bey) and the steel strength (f;,) are
classified as not important variables. In all cases, the relative
contributions of bey and f;, to the global structural response
parameters, if expressed in terms of the maximum base shear
or displacement quantities, do not exceed 5% of the values cal-
culated for the base-case model.
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