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Resumen. En la actualidad existen numerosas ciudades que, con el paso del tiempo, han
forjado un rico y variado patrimonio arquitecténico en base a edificios constituidos, en su
mayor parte, por muros de ladrillo como sistema resistente. Estas estructuras presentan una
elevada vulnerabilidad frente a la accion sismica, que puede ocasionar su colapso.
Recientemente, se ha podido ver su efecto devastador en ciudades como L ’Aquila (Italia,
2009) y Amatrice (ltalia, 2016).

En este articulo se considera la influencia de eventos sismicos sobre el Palacio d Eixarchs en
Valencia (Espafia), cuya estructura principal estd resuelta con fabrica de ladrillo.
Actualmente, el edificio presenta algunas partes con apreciables sintomas de deterioro, tanto
en la cubierta como en los muros de carga. Para estimar la magnitud de los dafios, se han
realizado diversas inspecciones detalladas.

El comportamiento sismico del palacio se analiza mediante modelos de elementos finitos,
teniendo en cuenta la no linealidad de los materiales. Del andlisis de los resultados obtenidos
se determina el nivel de vulnerabilidad del edificio, que permite ademas establecer qué partes
del edificio precisan una actuacion de refuerzo.
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1. INTRODUCCION

La mayor parte del patrimonio arquitectonico en Espafia es de mamposteria y el esquema
resistente habitual se basa en muros de carga. Estos muros son capaces de soportar las
cargas verticales de forma segura, aprovechando el buen comportamiento a compresion,
pero no funcionan igual de bien frente a acciones horizontales. El elevado peso especifico
de este material junto con la masa de los forjados hace que se movilicen fuerzas de inercia
significativas cuando se produce un terremoto. Se trata, por tanto, de estructuras con alta
vulnerabilidad frente a la accidn sismica, que tienen riesgo de sufrir un colapso parcial o
total. EI comportamiento de la estructura frente a este tipo de acciones depende de varios
factores: (i) las propiedades de los materiales, (ii) la geometria de la estructura, (iii) la
conexion entre elementos estructurales y no estructurales, (iv) la rigidez de los elementos
horizontales y (v) la conservacién de los elementos [1].

A pesar del amplio uso de la mamposteria en la construccion, a dia de hoy sigue
resultando dificil predecir el comportamiento de estos edificios historicos debido a la
heterogeneidad del material [2], constituido por piezas de diferente naturaleza y juntas
(con o sin mortero). El analisis estructural es sin duda una buena herramienta para conocer
la respuesta de una estructura ante unas determinadas acciones. Para ello, se recurre a la
utilizacion de modelos numéricos, distinguiendo dos grupos de métodos de calculo: (i)
continuos y (ii) discretos. EI método de elementos finitos (MEF) y el método de elementos
discretos (MED) constituyen dos ejemplos del primer y segundo grupo respectivamente [3].
Es frecuente la utilizacion del MEF para el estudio de estos edificios, destacando
diferentes aproximaciones: (i) la micromodelizacién detallada, (ii) la micromodelizacion
simplificada y (iii) la macromodelizacién, siendo esta Gltima la que méas se emplea [4-6].
Una explicacion detallada de estas técnicas se puede encontrar en [7].

El principal handicap para elaborar los modelos numeéricos de los edificios antiguos es la
escasez de datos existentes acerca de la geometria, las propiedades de los materiales e
incluso de las acciones. Es necesario, por tanto, adoptar ciertas hipotesis para construir los
modelos. Las inspecciones in situ junto con la monitorizacién resultan fundamentales no
s6lo para reducir la incertidumbre sino también para calibrar los modelos [8]. Este proceso
interactivo entre el analisis numérico y la fase experimental ha sido ampliamente utilizado
en Espafa: la Torre de la Silla de la Reina de la Catedral de Ledn [9]; la Iglesia del
Seminario Mayor de Comillas [10]; la Catedral de Tarazona y la Catedral de Mallorca
[8,11]. También se pueden encontrar ejemplos en otros paises: el Monasterio de los
Jerénimos [12] y la Catedral de Oporto [13] en Portugal; y la Basilica de San Marcos [14]
en Italia.

Este articulo se centra principalmente en la evaluacion del comportamiento a sismo del
Palacio d’Eixarchs en Valencia (Espafia). Este edificio esta en desuso actualmente y
presenta algunas fisuras importantes en la fachada Este y en algunos muros de carga que



Alvaro R. Serrano, Paula Rinaudo, Pedro A. Calderén, José M. Adam

confluyen a esta fachada. La cubierta tiene algunas partes con un importante nivel de
deterioro. En la primera parte del articulo, se realiza una descripcién del edificio asi como
una revision detallada de las inspecciones llevadas a cabo. A continuacion, se explica la
metodologia utilizada para construir el modelo de elementos finitos del palacio completo
asi como las principales hipoétesis adoptadas. La finalidad del modelo numérico es doble:
(i) identificar las propiedades dindmicas de la estructura y (ii) estudiar el comportamiento
a sismo del edificio frente a diferentes escenarios. Con los resultados de este segundo
célculo se aplica una metodologia para evaluar el dafio que se produce en la estructura a
nivel global. De esta forma, se determina si existe necesidad de reforzar el edificio.

2. EL PALACIO D’EIXARCHS

El edificio objeto de estudio se localiza en el caso historico de Valencia (Espafia). Su
fecha de construccion se sitda entre los siglos XV y XVI, pero durante el siglo XVIII se
llevaron a cabo una serie de actuaciones en las fachadas. El palacio fue construido sobre el
terreno que el rey Don Jaime dond al caballero Pedro Exarch tras la conquista de Valencia
[15] y que sirvio de residencia a sus descendientes durante un largo periodo de tiempo. El
edificio se compone de tres modulos interconectados entre si, que se corresponden con los
numeros 3, 5y 7 de la calle Eixarchs (Figura 1).

CALLE EIXARCHS

CALLE BELUGA

Figura 1. Planta baja del edificio.

La geometria en planta es aproximadamente rectangular, con una longitud de 52 m y una
anchura de 19.5 m. La distribucion en altura del edificio se puede dividir en las siguientes
plantas: semisotano, entresuelo, una planta principal (planta noble), una segunda planta y
desvan (Figura 2). Dependiendo de la ubicacion, puede que no se disponga de alguna de
estas plantas. Los mddulos 3 y 7 cuentan con amplios patios que, a través de escaleras con
barandilla de forja y pasamanos de madera, dan acceso al resto de dependencias del
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palacio. El espesor de los muros de carga es variable, oscilando entre 0.3 my 0.6 m. Un
aspecto a destacar del edificio es su falta de regularidad geométrica tanto en planta como
en alzado, donde apenas existe ortogonalidad entre los muros de carga y los forjados no
tienen continuidad entre modulos adyacentes.
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Los forjados estan construidos a base de revoltones ceramicos sobre viguetas de madera
(Figura 3). Esta tipologia constructiva consiste en la disposicion de pequefias bovedas
para cubrir el espacio que queda entre las viguetas sobre las que apoyan, sirviendo de
encofrado perdido para la disposicion del relleno a base de mortero de cal y aridos de
granulometria media. Respecto a la cubierta, ésta es generalmente a dos aguas y esta
compuesta por viguetas de madera que apoyan en los muros de fachada y en los muros de
carga interiores, disponiendo correas también de madera en direccion perpendicular.
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Figura 2. Seccion A-A.

Figura 3. Detalle del forjado.
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3. INSPECCIONES DE DANO

La principal patologia que presenta el edificio es la existencia de fisuras. Destacan por su
magnitud las que se localizan en la fachada Este del edificio y en los muros de carga
interiores conectados con dicho muro de fachada. El origen de estas fisuras se debe a la
demolicién del edificio colindante con el palacio (Figura 4). Como consecuencia de ello,
se produce una rotacion fuera del plano de la fachada. Este del edificio, que se manifiesta
con una fisuracion practicamente vertical de dicha fachada (Figura 5). Esta rotacion
puede ocasionar también la separacion parcial entre el muro de fachada y los muros
interiores o bien se mantiene la conexion pero provocando la fisuracion de estos ultimos
(Figura 6). Esta fisuracion también es evidente tanto en el solado como en el falso techo.
Para evitar que se incrementen las deformaciones, que podrian ocasionar el colapso de
parte del edificio, se propuso como medida temporal la disposicion de una estructura
metalica externa al edificio (Figura 7).
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Figura 4. Alzado del edificio (Calle Beluga).

Respecto a las otras dos fachadas, la que se sitia al Norte — que se corresponde con la
fachada principal — se conserva en buen estado, mientras que la que se sitia al Sur
muestra un considerable nivel de deterioro. En los muros de carga interiores de los
modulos 5 y 7 apenas existen fisuras. Por tanto, se puede decir que el dafio no afecta a
todo el edificio y principalmente se concentra en uno de los moédulos.
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Figura 5. Fisuracion en la fachada Este.

Figura 6. Fisuracién en los muros de carga que conectan con la fachada Este.
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Figura 7. Arriostramiento metalico en la fachada Este.

También hay que destacar el estado de deterioro en el que se encuentran algunas partes de
la cubierta como consecuencia de la percolacién del agua de lluvia desde el exterior. Esta
humedad favorece el ataque de agentes xiléfagos en la madera que, en el caso de las
viguetas de madera de la cubierta, da lugar a una pérdida parcial o total de la seccion
resistente (Figura 8). En consecuencia, disminuye la capacidad mecanica para resistir los
esfuerzos, siendo necesario apuntalar algunas partes de la cubierta ante el riesgo de que se
pueda producir su colapso.

Figura 8. Estado de la cubierta de madera.
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4. SIMULACION NUMERICA

En este apartado se describe el modelo numérico desarrollado para el caso de estudio
seleccionado. Con el andlisis estructural aqui descrito se pretende conocer el
comportamiento sismico desde dos perspectivas distintas: (i) un analisis modal, para
determinar la caracterizacion dinamica del edificio y que se corresponde con un tipo de
analisis lineal, y (ii) un andlisis dinamico en el dominio del tiempo, para evaluar la
influencia de una serie de eventos sismicos en la estructura y que constituye un tipo de
anélisis no lineal. Para ello, resulta necesaria la utilizacion de la técnica de los elementos
finitos. En este caso, se emplea el programa SAP2000, un codigo muy utilizado para el
célculo de estructuras y que permite llevar a cabo una amplia variedad de modelos
numericos. Si bien el empleo del mismo no estd muy extendido para analizar el
comportamiento de las obras de fabrica, se ha podido comprobar que una adecuada
utilizacién de las herramientas del programa proporciona resultados razonables [16].

La finalidad de los modelos aqui desarrollados es obtener unos resultados preliminares
acerca del comportamiento de la estructura sin que el coste computacional sea elevado.
Por lo tanto, se utiliza la macromodelizaciébn como aproximacion para simular el
comportamiento de la fabrica [17,18], introduciendo el comportamiento no lineal del
material. A efectos de calculo no se han considerado las fisuras existentes. Tampoco se ha
modelado la fisuracion resultante de los diferentes estados de carga, ya que para ello hay
que efectuar el célculo en una serie de escalones, identificar los elementos dafiados de
forma visual a partir del estado tensional y disminuir su rigidez [19].

4.1. Geometria y materiales

Respecto a la geometria de la estructura no se conservan planos. Por ello, se ha hecho
necesaria una serie de camparnas in situ para obtener el levantamiento de la estructura. El
modelo de elementos finitos trata de reproducir fielmente la geometria teniendo en cuenta
las variaciones en los espesores de muro y las dimensiones reales de puertas y ventanas.
No forman parte del modelo los elementos no estructurales como la tabiqueria y escaleras.
Tampoco se incluye la cubierta de madera, ya que el estado en el que se encuentra induce
a pensar que su contribucion al arriostramiento de los muros de fachada es bastante
reducida y, en su lugar, se introduce el peso propio en los muros mediante una carga
muerta [20,21].

Y (KN/m?3) Peso especifico 18
fn (N/mm?) Resistencia a compresion 3
f: (N/mm?) Resistencia a traccion 0.12
E (N/mm?) Maddulo de elasticidad longitudinal 2100
G (N/mm?) Maodulo de elasticidad transversal 350

v (—) Coeficiente de Poisson 0.2
7o (N/mm?) Resistencia a cortante 0.1

Tabla 1. Propiedades mecénicas de la fabrica.
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Respecto a los materiales, no se disponen de datos sobre los mismos. Por tanto, las
propiedades del material compuesto para simular la mamposteria de los muros de carga se
han tomado de [20]. Los parametros adoptados estan obtenidos a partir de valores medios
de edificios existentes y, por tanto, resultan conservadores (Tabla 1).

4.2. Modelo de elementos finitos

Para modelar los muros de carga se han utilizado elementos de superficie tipo Shell-
Layered/Nonlinear. A su vez, cada uno de estos elementos se ha descompuesto en dos
capas superpuestas en la direccion del eje local 3 (perpendicular al plano del elemento
finito) para captar la anisotropia de la fabrica. En la primera capa se introduce la curva
tension-deformacion asociada a las tensiones normales Si; y Sz, empleando las
ecuaciones constitutivas segun [22]. De esta forma, el comportamiento de la fabrica en
compresién uniaxial viene determinado por un primer tramo parabélico, valido hasta que
se alcanza el 90 % de la resistencia a compresion de la fabrica en la rama descendente, y
un tramo lineal, que se extiende hasta alcanzar una tension residual del 20 % (Figura 9).
Las ecuaciones de cada tramo asi como los pardametros que intervienen en cada una de
ellas estdn ampliamente detallados en [22]. La resistencia a compresion de la fabrica
segun la Tabla 1 se corresponde con una resistencia a compresiéon de 15 MPa y 2 MPa
para los ladrillos y el mortero respectivamente, que son valores razonables para ambos
constituyentes. Se asume que las tensiones Si1 y Sy, responden a la misma ecuacion
constitutiva, aunque el fallo de la fabrica debido a compresion uniaxial paralela a los
tendeles es improbable de que ocurra. Ante esta situacion, lo habitual es que se produzca
el fallo por cortante y no por compresion, pues las piezas ocupan la mayor parte del
volumen y su resistencia es mayor que la del mortero. Ademas, se desprecia la resistencia
a traccion de la féabrica, ya que su magnitud es muy pequefia en comparacion a la
resistencia a compresion (véase Tabla 1).
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Figura 9. Comportamiento en compresion uniaxial de la fabrica.
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Adicionalmente, es necesario captar el posible fallo de la fabrica frente a las acciones
horizontales. Para ello, se define una segunda capa, donde se indica la relacion entre las
tensiones de corte (S12) y las deformaciones (&,,). La curva que relaciona ambas variables
se representa en la Figura 10. Notese que la resistencia de la fabrica frente a este tipo de
acciones se explica por la cohesion y la friccion entre las piezas y el mortero, segun el
modelo de Mohr-Coulomb (Ec. 1):

T=cCc+u-o 1)

Siendo T, la resistencia a deslizamiento del tendel; c, la cohesion; u, el coeficiente de
rozamiento en la interfaz; y o, la tension normal al tendel. Segun la Ec. 1, la resistencia a
cortante esta acoplada con el nivel de tensiones normales. La utilizacion del programa
SAP2000 no permite la consideracion de este comportamiento acoplado. Hay que tener en
cuenta que la aplicacién de tensiones verticales en la fabrica contribuye a que ésta tenga
una mayor resistencia frente a las tensiones de corte. Por tanto, resulta conservador
considerar que la resistencia a cortante de la fabrica depende exclusivamente de la
cohesion.
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Resistenciaacortante (S,,) [MPa]

0 T T T T T d
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006
Deformacién unitaria (€,,)

Figura 10. Comportamiento a cortante de la fabrica.

El anélisis de las tensiones y las deformaciones de los forjados de la estructura no tiene
interés para el objeto de este articulo, aunque su introduccién en el modelo juega un papel
importante para el arriostramiento de los muros de carga frente a la accién sismica. Cabe
destacar que los edificios histéricos no disponen de forjados rigidos como para la
consideracién del efecto diafragma [23]. La introduccidén de los forjados se hace de forma
simplificada utilizando elementos de espesor constante de 15 cm, que corresponde al
espesor medio de un forjado tipo de 30 cm construido a partir de revoltones y viguetas de
madera, puesto que no se conoce la geometria real de los forjados. Para modelar estos
elementos se utilizan también elementos de superficie pero del tipo Shell-Thin, segln la
teoria de Love-Kirchhoff [24].

10
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Antes de proceder al mallado de la estructura se consideraron diferentes tamafios de
elemento. En este caso, se utilizan mayoritariamente elementos de 4 nodos de 25 cm de
lado. Resulta ser un tamafio de elemento adecuado en comparacién con las dimensiones
del edificio y que permite obtener unos resultados razonables sin que el numero de
elementos resulte excesivo, lo cual contribuye a reducir el tiempo de calculo de la
estructura. Notese que las irregularidades geométricas impiden la utilizacion de algunas
opciones de mallado del programa. Por ello, no se ha realizado un estudio de sensibilidad
con diferentes tamafos de malla y, de esta forma, evaluar su influencia en los resultados.

En el modelo no se considera la interaccion de la estructura con el terreno. La falta de
datos acerca del terreno impide la modelizacion del mismo como cimentacion elastica
(modelo de Winkler), a traves de muelles que tienen una rigidez finita. Por tanto, se asume
que el edificio esta empotrado en la cimentacion.

El modelo numérico resultante tiene en cuenta tanto la geometria real de la estructura
como el comportamiento no lineal de la fabrica. Dicho modelo tridimensional se compone
de 104408 elementos de superficie y 108848 nodos (Figura 11). Los diferentes colores que
aparecen en la Figura 10 corresponden a los distintos grupos generados durante la
elaboracién del modelo, lo cual resulta Gtil no sélo para la asignacion del correspondiente
elemento finito (en funcion de la geometria y las propiedades mecanicas) sino también
para analizar criticamente los resultados obtenidos.

Figura 11. Modelo de elementos finitos del palacio.

11
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4.3. Acciones

Para poder efectuar el analisis modal resulta imprescindible la adecuada definicion de las
masas de la estructura. EI computo del peso propio en los muros de carga y en los forjados
lo realiza de forma automatica el programa a partir del peso especifico del material. La
definicidn de esta propiedad para el caso de los forjados se obtiene a partir de la carga por
unidad de superficie que indica el CTE [25] para forjados unidireccionales y de su
espesor, dando lugar a 20 KN/m?®. Para la cubierta se considera una carga de 3 KN/m? en
proyeccién horizontal segun el CTE. La aplicacién de esta carga sobre los muros se
determina en funcion del area tributaria.

Puesto que la estructura esta constituida por elementos que se comportan de forma no
lineal, la introduccién de la excitacién sismica se realiza en el dominio del tiempo
(acelerogramas). Se utilizan cinco acelerogramas sintéticos segun la norma NCSE-02 [26]
para efectuar los calculos. Estos acelerogramas se generan de manera que su espectro sea
compatible con uno predefinido. EI método que se emplea se basa en la descomposicion
de la aceleracion sismica en una suma de funciones senoidales de onda [27], segun la Ec.
2:

i1, (£) = 1(t) ZAi . sen(w; - t + @) @)
i=1

Siendo iig(t), la aceleracion del terreno; I(t), la funcion de intensidad envolvente; A;, la
amplitud de la sefial i-ésima; wj;, la frecuencia de la sefial i-ésima; y @;, el angulo de fase
de la sefial i-ésima. Los acelerogramas generados son compatibles con el espectro de
respuesta elastica correspondiente a la superficie del terreno sobre el que se sitda la
estructura. La definicién de este espectro se realiza conforme a la norma NCSE-02,
considerando un amortiguamiento del 4 % [28]. Adicionalmente, hay que definir la
funcidn de intensidad, que determina la duracion del sismo artificial asi como el modo en
el que se distribuye la energia generada por éste. En este caso, se emplea una funcién
trapezoidal para la generacion de los acelerogramas [29]. A efectos de calculo, los
acelerogramas tendran una duracion de 10 s a excepcion de uno de ellos, cuya duracién es
de 15 s. La aceleracién pico de los acelerogramas es de 0.97 m/s®. En la Figura 12 se
puede apreciar uno de los acelerogramas sintéticos junto con el espectro de aceleraciones
correspondiente.

Segun la NCSE-02, se analiza la estructura en dos direcciones ortogonales en planta,
combinando ambas direcciones. La designacién de cada caso de carga se define como:
SISMO_A_B, donde la letra A indica el acelerograma sintético que se estd utilizando
(1,2,3,4 6 5) y la letra B indica la direccion predominante de la accion sismica (X 6 Y).

12
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Figura 12. Acelerograma sintético 1 (izquierda) y espectro de aceleraciones (derecha).

5. RESULTADOS

5.1. Analisis modal

La Tabla 2 resume las frecuencias naturales y los periodos de vibracién de los primeros
diez modos de vibracién de la estructura. Los resultados numéricos muestran que el
primer modo se corresponde con una traslacion segun el eje global X (Figura 13) y tiene
una frecuencia asociada de 1.94 Hz. En cambio, el segundo modo de vibracion se
corresponde con una traslacion de eje global Y. Adicionalmente, esta prevista la
realizacion de una serie de campafas in situ para identificar las propiedades dinamicas del
edificio de forma experimental, empleando métodos en el dominio del tiempo y/o de la
frecuencia. Estas técnicas se basan en medir la respuesta de la estructura frente a las
excitaciones ambientales, las cuales se consideran un proceso estocastico que excitan a la

estructura en todo el rango de frecuencias de interés [30].

Modo fn (H2) T, (s)
1 1.94 0.51
2 2.04 0.49
3 2.12 0.47
4 2.18 0.45
5 2.57 0.38
6 2.73 0.36
7 3.25 0.30
8 3.64 0.27
9 5.18 0.19

10 5.76 0.17

Tabla 2. Resultados del analisis modal de la estructura.
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Figura 13. Forma modal correspondiente al primer modo de vibracion.

5.2. Anélisis sismico

A partir del analisis dinamico en el tiempo para cada evento sismico se pretende
determinar el estado de dafio de la estructura a nivel global y, en su caso, plantear medidas
de refuerzo en la estructura. La adecuada interpretacion de los resultados del calculo
numérico requiere identificar una serie de categorias de dafio, no sélo de forma cualitativa
(niveles de comportamiento) sino también de forma cuantitativa. Aunque del analisis
estructural se obtienen una gran cantidad de resultados, los desplazamientos constituyen
mejores indicadores de dafio que las fuerzas [31]. En este caso, se utiliza como variable el
desplome local dividido de la altura entre plantas consecutivas (3, “inter-story drift”) [32],
que se define como:

5 = laj=dwil 3)

h

Siendo dy; y dy; los desplazamientos de los nodos N; (forjado a mayor cota) y N; (forjado
a menor cota) respectivamente; yh, la separacién entre plantas. El calculo de este
parametro para un determinado evento sismico se realiza para el instante en el que ocurre
el maximo desplazamiento en la parte superior de la estructura [33]. Las categorias de
dafio empleadas junto con sus definiciones cualitativas y cuantitativas se recogen en la
Tabla 3, las cuales se basan en [34].

Estado de dafio  Nivel de comportamiento Descripcién & [%o]

DSO Lineal D~anos estructurales |n_eX|sfcentes. <1
Darios no estructurales inexistentes.

DS1 Ocupacién inmediata Dapos estructurales |neX|sten'Ees. 1

Dafios no estructurales pequefios.

DS? Limitacion de dafio I?anos estructurales pequefios. 5
Darios no estructurales moderados.

DS3 Prevencion de victimas Da~nos estructurales S|g_n|f|cat|vos. 3
Dafios no estructurales importantes.

DS4 Prevencion del colapso Dafios estructurales importantes. 5

Dafios no estructurales muy importantes.

Tabla 3. Definicion de los estados de dafio.
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Notese que los valores de la Tabla 3 estan propuestos para edificios de fabrica cuyos
muros se espera que fallen en el plano. Por tanto, se asume que el fallo fuera del plano se
evita a través de una adecuada conexion de los muros. Las fisuras existentes en la fachada
Este de la estructura podrian dar lugar a este mecanismo de fallo si no se hubiera
dispuesto de la estructura metalica externa. En la Figura 14 se pueden ver los resultados
de aplicar la Ec. 3 a las fachadas situadas en la C/Beluga y en la C/Eixarchs para cada
planta (P1, P2 y P3) y evento sismico. La aplicacion de la misma metodologia para los
dos tramos de la fachada Este (T1y T2) se refleja en la Figura 15.
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Figura 14. Comportamiento a sismo de las fachadas situadas en las calles Eixarchs (E) y Beluga (B).
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Figura 15. Comportamiento a sismo de los dos tramos de fachada Este (T1y T2).
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Como era de esperar, los casos en los que la direccidn del sismo predominante coincide
con la direccién de los muros producen un mayor dafio en la estructura. Ademas, se
observa como la fachada Sur experimenta mayores desplomes que la situada al Norte, lo
cual se explica por la mayor presencia de huecos proximos a la fachada Norte y, por tanto,
de muros que contribuyen a resistir los esfuerzos en la direccion de la fachada. Esta
diferencia no resulta tan evidente cuando el sismo predominante actla en direccion
perpendicular a los muros de fachada. Tampoco se observa una diferencia significativa
entre los dos tramos de la fachada Este.

En cuanto al nivel de dafios en la estructura, las fachadas Norte y Sur superan el umbral
del 1%o para los casos de sismo cuya direccion predominante actia en la direccion global
X, por lo que la categoria de dafios resulta ser DS1 segun la Tabla 3. Para los casos en los
que el sismo predominante actla en la direccién global Y no se producen dafios (DSO0),
que implica una respuesta eléastica del edificio. Los dos tramos de la fachada Este
generalmente presentan un nivel de dafios DSO0, aunque para los casos en los que el sismo
predominante actla en la direccién global Y se incrementa el nivel de dafio, llegando a ser
DS1. El nivel de dafio aqui calculado asume que la estructura no presenta dafios en su
estado inicial, ya que no se incluyen dichos dafios en el modelo.

Con el modelo de elementos finitos también se puede conocer el dafio a nivel local en el
edificio, evaluando las tensiones en los muros de carga. Se ha verificado que no existen
tensiones de traccion conforme a la simplificacion planteada en el calculo. En las Figuras
16 y 17 se muestran el estado tensional correspondiente al caso SISMO_1 X en las
fachadas Norte y Sur respectivamente. Se puede observar una concentracion de tensiones
en las esquinas de las ventanas como consecuencia de los esfuerzos cortantes provocados
por el sismo, que son los puntos donde se inician las fisuras y cuya propagacién dependera
de los esfuerzos en la estructura.

oo oAz oke 034 043 051 0.60 068 0] 094 1.

Figura 16. SISMO_1_X sobre la fachada de la C/Eixarchs. Tensiones de Von Mises (t = 5.1 s) [KN/m?].
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006 TTTOETTToe 034 043 051 0,60 0.68 0 094 i

Figura 17. SISMO_1_X sobre la fachada de la C/Beluga. Tensiones de VVon Mises (t = 5.1 s) [KN/m?].

Con la metodologia de célculo aqui expuesta se obtiene una buena aproximacién acerca
del comportamiento de la estructura. No obstante, se puede mejorar el grado de
aproximacion mediante una campafia experimental in situ junto con la utilizacion de otros
programas que permiten abordar modelos numéricos mas avanzados, siendo los mas
conocidos ANSYS o ABAQUS. De esta forma, se conocen las propiedades de los materiales
con mayor exactitud y también se tiene en cuenta la fisuracion de la estructura cuando se
alcanzan unos determinados valores limite, aunque se requiere de un mayor esfuerzo
computacional.

6. CONCLUSIONES

En este articulo se evallGa el comportamiento a sismo de un palacio historico situado en
Valencia. Los edificios con estructura de obra de fabrica presentan una alta vulnerabilidad
sismica, llegando en algunos casos a producir su colapso. Por tanto, hay que predecir la
respuesta del edificio y estimar los dafios que pueden producirse frente a este tipo de
acciones para aplicar medidas de refuerzo si fuera necesario. Para ello, se elabora un
modelo de elementos finitos con un codigo comercial. Mediante la utilizacion adecuada
del mismo se introduce el comportamiento no lineal del material. EI modelo numérico asi
desarrollado se utiliza con una doble finalidad: determinar como afecta a la estructura una
serie de eventos sismicos probables asi como la identificacién de las frecuencias de
vibracion edificio. Adicionalmente, se describe en detalle la geometria de la estructura
junto con las patologias existentes.

Los resultados que se obtienen proporcionan informacion relevante sobre el
comportamiento estructural. EIl analisis modal indica que los dos primeros modos de
vibracién se corresponden con traslaciones segun las direcciones X e Y en planta. Por otro
lado, del andlisis de resultados de la simulacion numérica con los diferentes escenarios se
llega a que, para la peligrosidad sismica asociada al emplazamiento del edificio, no se
producen dafios estructurales significativos. El nivel de dafio asi calculado asume que la
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estructura estd en un buen estado inicial. Conforme a las patologias resefiadas, la
estructura parte de una condicidn que esta alejada de la ptima que, junto a los dafios que
se producen de la accion sismica, requiere la adopcion de refuerzos en la estructura.

El trabajo aqui desarrollado constituye un primer anélisis estructural del palacio, que
forma parte de una linea de trabajo mucho mas amplia. El siguiente paso de la
investigacion se centra en la realizacion de una serie de camparias in situ en el palacio y el
empleo de modelos numéricos més complejos, tomando como referencia los resultados de
este articulo. Adicionalmente se evaluara la influencia sobre la estructura de la ejecucion
del futuro tunel de la linea T2 de Metrovalencia, que esta previsto que pase justo por
debajo de la misma.
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