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CAPITULO 1. INTRODUCCION

1. INTRODUCCION

1.1 JUSTIFICACION

La Catedral es un monumento emblematico de la ciudad de Morelia, y
realza la arquitectura colonial del centro historico el cual fue declarado Patrimonio
Cultural de la Humanidad por la UNESCO en el afio de 1991. Como es sabido,
Morelia se encuentra ubicada en una zona de alta sismicidad, por lo que la antigua
edificacion de la Catedral es susceptible de sufrir deterioro estructural importante,
esto debido a los drasticos cambios de rigideces que se presentan tanto en
elevacion como en planta, estos Ultimos son causados por la compleja interaccion

con los elementos existentes de menor altura.

Lo anterior, demanda entonces la realizacion de estudios que pongan de
manifiesto los riesgos a los cuales se podria enfrentar ésta edificacion ante sismos
reales de gran intensidad en un futuro préximo. Sin embargo, para estimar
adecuadamente el comportamiento de este tipo de estructuras, resulta necesario
conocer las propiedades mecanicas de sus materiales, las cuales son sumamente
complejas de obtener, ya que implicarian la necesidad de realizar pruebas
destructivas o semidestructivas que estan prohibidas para este tipo de estructura;
por lo que, y con la finalidad de estimar su comportamiento estructural, sera
necesario realizar pruebas experimentales no destructivas, que permitan calibrar
un modelo analitico 3D de las Torres en interacciéon con la fachada y las naves
principales de Catedral. Adicionalmente, con la incorporacion de niveles de
demanda sismica obtenidos especificamente para el sitio, sera posible estimar
razonablemente la vulnerabilidad sismica de la estructura. De esta manera, se
estard en las mejores condiciones para tomar decisiones relativas a posibles
intervenciones estructurales encaminadas a la preservacion de esta joya de la

arquitectura nacional.
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1.2 ANTECEDENTES

Los edificios historicos de la ciudad de Morelia se han visto sujetos
principalmente a intervenciones superficiales de tipo estético, dejando de lado los
estudios encaminados a la evaluacion de la seguridad estructural de los mismos.
Es importante reconocer que las estructuras con valor histérico son en su mayoria
altamente vulnerables ante acciones sismicas debido a que éstas en la mayoria
de los casos presentan deterioros locales que ponen en riesgo su estabilidad
estructural de las mismas, lo cual arroja un gran interés en la preservacion de este
tipo de edificios ante terremotos futuros. Es importante reconocer que los grandes
avances en la tecnologia y en técnicas numéricas, asi como la existencia de
pruebas no destructivas permiten ahora conocer de una forma aceptable el

comportamiento dinamico de este tipo estructuras.

La magna Catedral de Morelia de estilo barroco del siglo XVII fue disefiada por
Vicente Barroso de la Escayola, comenzd su construccion en el afio de 1660 y
para su edificacion fueron necesarios ochenta y cuatro afios durante los cuales fue
suspendida la obra en diferentes etapas, lo que hizo que la estructura se viera
sometida a diferentes estados de cargas no previstas en su época. Una vez
concluida, la catedral se ha visto sujeta a terremotos historicos importantes, tales
como el del 19 de junio de 1858, el cual muy seguramente indujo algun tipo de
dafio dificilmente detectable en la actualidad debido a las intervenciones mas

recientes.
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1.3 OBJETIVOS DEL PROYECTO

1.3.1 Objetivo General

Obtener la vulnerabilidad sismica de las Torres y fachada principal de la

Catedral de Morelia.

1.3.2 Objetivos Particulares

Obtencion experimental de las propiedades modales para las Torres y
fachada principal de la Catedral de Morelia empleando técnicas de
identificacion dinamica.

Construccion y calibracion de un modelo analitico detallado de elementos
finitos para la estructura.

Estimacion del binomio capacidad-demanda sobre el sistema estructural.
Obtencién de los estados de dafio asociados a los niveles de demanda
considerados.

Formulacion de conclusiones y lineas futuras de investigacion.

1.4 METAS DEL PROYECTO

Determinar experimentalmente las propiedades modales de la Catedral de
Morelia empleando técnicas de identificacion dindmica, considerando el
presente trabajo como una primera contribucion encaminada hacia la meta
global.

Finalizar la construccién del modelo analitico 3D a base elementos finitos
para la estructura completa.

Identificar el desempefo ante terremotos futuros para las Torres y fachada
principal de la Catedral de Morelia, Michoacan, asi como los niveles de
dafio esperados y sus probabilidades de ocurrencia asociadas.

Con base en los resultados obtenidos, analizar el comportamiento de la
estructura, la necesidad de estudios posteriores y el consecuente

planteamiento de futuras propuestas de intervencion.
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Establecer este trabajo como un primer paso hacia la obtencion de
escenarios de dafio por sismo para los diferentes edificios histéricos

existentes en la ciudad de Morelia.

1.5 METODOLOGIA

Recopilacion de la informacion histérica y antecedentes estructurales
relevantes (dafos, restauraciones, reestructuraciones, reparaciones
realizadas, etc).

Medicion de vibracion ambiental en diferentes puntos sobre las Torres y
fachada norte en interaccion con las naves principales de la Catedral de
Morelia, utilizando acelerémetros y unidades de adquisicion de ultima
generacion.

Instrumentacion temporal sobre las Torres de la Catedral de Morelia para la
obtencion de registros sismicos reales.

Aplicacion de técnicas de identificacion estructural reconocidas a los
registros acelerométricos obtenidos in situ para la obtencion de las
propiedades modales.

Construccion de un modelo detallado 3D de elementos finitos para la
estructura.

Calibracion del modelo numérico a partir de las propiedades dinamicas
obtenidas experimentalmente.

Definicion de la demanda sismica actuante considerando periodos de
retorno de 475y 975 afos, ademas de las condiciones locales del terreno.
Obtencion del binomio capacidad-demanda.

Generacién de curvas de fragilidad y matrices de probabilidad de dafio.

Andlisis y discusion de los resultados obtenidos.
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2. ESTADO ACTUAL DEL CONOCIMIENTO SOBRE VULNERABILIDAD
SISMICA DE EDIFICIOS HISTORICOS RELIGIOSOS.

2.1 INTRODUCCION.

Durante varias décadas se ha gestionado el dafio potencial al cual se
encuentran expuestas las estructuras con valor historico, patrimonio de la
humanidad o simbolos de la sociedad a quien pertenecen. Por lo anterior, resalta
la importancia de analizar el comportamiento que desempefiaria una estructura de
este tipo ante cargas sismicas, ya que en la actualidad presentan grandes
deterioros debido a su antigiiedad, al tipo de materiales usados y las técnicas

constructivas con las que éstos fueron elaborados.

Se sabe que las estructuras antiguas han sufrido de forma despiadada el
embate de los terremotos en diferentes partes del mundo, por ejemplo se puede
comparar la peligrosidad sismica existente al paso de los siglos en puntos
distantes del planeta; como sucedié con el terremoto del 1° de noviembre de 1755
(M=8.6) en Lisboa, Portugal, el terremoto del 21 de enero de 2003 (M=7.6), en

Colima, México, el terremoto del 6 abril del 2009 en L’Aquila, Abruzzo en ltalia,

Otro ejemplo es el sismo del 15 de junio de 1999 (M=7.0) que sacudio la
ciudad de Puebla, Puebla, con epicentro en Tehuacan. En el recuento de los
dafos: 800 inmuebles del patrimonio arquitectdnico resultaron afectados en 120
municipios. Entre ellos las iglesias de la Compafia de Jesus, La Catedral, San

Agustin, San Gabriel, el edificio Carolino y hasta el Palacio Municipal.

Sabiendo que las estructuras histéricas son edificaciones sumamente
susceptibles a sufrir dafio ante este tipo de eventos sismicos, seria conveniente
tomar medidas de precaucion para evitar pérdidas significativas en su

estructuracion que pueda llevarlas al colapso; pero para esto se tiene un factor en
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contra, que es evitar en su totalidad cambios en la originalidad de la estructura en
cuestion. Para esto es necesario hacer un analisis exhaustivo del estado actual de
cada edificio en particular, debido a que por cuestiones de materiales y
metodologia constructiva, éstos presentan un comportamiento Unico ante cargas
de servicio, solicitaciones accidentales, incluyendo para estas las reparaciones
arquitecténicas y dafios estructurales producto de fenbmenos sismicos a lo largo

de su vida util.

Sin embargo, para reducir las pérdidas debidas a los sismos, es necesario
mejorar también el comportamiento de las estructuras antiguas. Tal mejora
requiere una evaluacion previa de su comportamiento sismico esperado, lo que
sienta las bases de los estudios de vulnerabilidad sismica. Estos estan orientados
hacia la prediccion de dafios esperados en estructuras, en el supuesto de que
ocurra un terremoto de una cierta severidad. A partir de dicha prediccion, pueden
definirse soluciones de reducciéon de la vulnerabilidad estructural y, en

consecuencia, de las pérdidas esperadas, es decir del riesgo sismico.

La metodologia Hazus (FEMA, 1999) revolucioné éste contexto en los
Estados Unidos al lanzar una gran campafia para evaluar la vulnerabilidad de
varios tipos de construcciones norteamericanas, combinando la observaciéon con
analisis estructurales no lineales. Sin embargo, las construcciones historicas de
los Estados Unidos son relativamente recientes comparadas con las Europeas y
las de Centro y Sudameérica, por lo que resulta de gran importancia desarrollar las
herramientas necesarias para establecer funciones de vulnerabilidad para éstas

ultimas.
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2.2 PANORAMA MUNDIAL.

En la actualidad no existen estadisticas mundiales de los dafios causados
por los sismos a las construcciones historicas, sin embargo existen algunas
observaciones recientes llevadas a cabo por el Grupo Nazionale per la Difesa dai
Terremoto (GNDT, 1999), la Direccion General de Edificios y Monumentos
Nacionales (DGEMN, 1999), y el Colegio de Ingenieros Civiles del Estado de
Puebla, A.C. en México, este ultimo a través de la implementacion de un Sistema

Digital de Dafios (SDD, aplicacién al sismo de Tehuacan, Puebla, 1999).

Podemos mencionar algunos casos ocurridos en los Ultimos afios que han
tenido un gran impacto en el patrimonio histérico mundial, tales como el que se
presentd en 1976 en Antigua, Guatemala, donde un gran terremoto destruyo la
Catedral y causo dafios en muchas otras iglesias. En el mismo afo, la regién de
Udine en el norte de Italia fue seriamente afectada por otros terremotos (Doglioni
et al., 1994), y lo mismo ocurrié en noviembre de 1980 en el sur de Italia durante el

terremoto de Irpinia.

El terremoto del 15 de junio de 1999 (M=7.0) con epicentro al suroeste de la
ciudad de Tehuacan, Puebla causé dafios importantes en mas de 600 iglesias
(Jiménez, et al.,, 1999). El patron de comportamiento reportado indica fisuras
diagonales en las zonas de union entre las torres campanario y los muros
frontales, grietas longitudinales en la clave de bévedas cilindricas producidas por
la abertura de los muros longitudinales de apoyo, fisuras en cupulas y caida de
bloques ornamentales. Cabe mencionar que el terremoto del 19 de septiembre de
1985 (M=8.1) que causo el colapso de mas de 5000 edificios de concreto
reforzado en la ciudad de México (edificaciones entre 15 y 20 niveles), no haya
provocado dafios en los edificios histéricos como lo hizo el del 15 de junio de
1999; lo anterior lo explica el hecho de que la maxima ordenada espectral para la

ciudad de México (en 1985) fue de practicamente Sa=1.0g para T=2s, mientras
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que para Puebla (en 1999) se tuvo un valor de Sa=0.66g asociado a un periodo de
vibracién T=0.85s, el cual es muy comun encontrarlo en los edificios historicos de
caracter religioso. Esto explica el hecho de que los desplazamientos en
construcciones antiguas se vieran amplificados, por la coincidencia de frecuencias
(ordenadas espectrales maximas) en los rangos de periodos propios tipicos para

este tipo de estructuras.

Pero han sido los terremotos de Umbria-Marcas (Italia) en 1997 los que
mas dafos han causado al patrimonio histérico; mas de 2250 iglesias sufrieron
dafios en la region cercana a Assisi en el centro de Italia. La crisis estuvo formada
por 4 eventos principales con magnitud Mw del orden de 6. Dicha serie causoé
dafos a 1815 iglesias en Umbria (D’ Ayala, 2000) y a 1450 en Marcas, sin un gran
namero de colapsos totales pero con importantes pérdidas en el patrimonio
histérico debido a colapsos parciales y fisuras. Cerca de un tercio de estas
estructuras habian sido sometidas a algun tipo de refuerzo (vigas perimetrales,
tensores transversales y/o longitudinales, forjados de concreto o combinaciones),
y los patrones de dafio resultantes fueron altamente dependientes de este tipo de
intervenciones. Se observo que la eficiencia de la técnica empleada depende del
tipo de dafio involucrado, lo cual requiere de investigaciones adicionales

(Lagomarsino, 1988).

El nivel de vulnerabilidad presentado por iglesias y otras estructuras
monumentales ante acciones sismicas, en general es mayor que en edificios
ordinarios debido a la existencia de grandes claros y esbelteces, lo cual debera
tenerse muy en cuenta cuando se asignen intensidades a un sitio o region en

funcion de la vulnerabilidad observada, ya que ésta Ultima podria sobreestimarse.
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2.3 EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD

La vulnerabilidad sismica se define como la predisposicion de una
estructura de ser susceptible a sufrir un cierto dafio, como consecuencia de un
terremoto de cierta intensidad. Por otro lado, el riesgo sismico es la probabilidad
de pérdida de la estructura como consecuencia de un terremoto con una cierta
intensidad durante un cierto periodo de exposicion. La funcion de vulnerabilidad de
una estructura es aquella que describe de forma grafica o matematica su
vulnerabilidad para varias intensidades de movimiento del terreno, siendo estos
valores expresados mediante algun parametro fisico que bien puede ser la
aceleracion maxima del terreno, o la intensidad en cualquier escala macrosismica
(Caicedo et al., 1994).

La vwvulnerabilidad es entonces una caracteristica intrinseca de las
estructuras, que depende del criterio empleado para su disefio y a su vez es
independiente de la peligrosidad sismica del sitio donde estén ubicadas. Se puede
afirmar que cada estructura (o tipo de estructuras) tiene su propia funcion de
vulnerabilidad, y la determinacién de esta Ultima variara para comportamientos

estructurales distintos (Caicedo et al., 1994).

La respuesta dinamica de una estructura en interaccién con el movimiento
del terreno es muy compleja ya que depende de varios parametros
interrelacionados, extremadamente complejos de predecir de forma precisa. Esto
incluye el caracter exacto del movimiento del terreno que la estructura
experimentara, la resistencia de los materiales, la calidad de la construccion (a
nivel de elementos o de forma global), la interaccién de la estructura principal con
los elementos no estructurales, las cargas vivas existentes, entre otros factores.
Muchos de los parametros anteriores pueden ser estimados, pero nunca
conocidos de forma precisa. Consecuentemente, las funciones de vulnerabilidad

deben ser desarrolladas dentro de niveles de confianza.
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Las funciones de vulnerabilidad (o0 modelos de fragilidad) de un elemento en
riesgo representan la probabilidad de que su respuesta ante solicitaciones
sismicas exceda varios de sus limites o estados de desemperio, definidos en base

a sus consideraciones fisicas y socio-economicas.

La vulnerabilidad puede obtenerse a partir del analisis mediante modelos
numéricos del dafio sismico en estructuras, de pruebas de laboratorio o de la
inspeccion de edificios existentes. Lo anterior conlleva a realizar una clara
distincion entre la vulnerabilidad observada, la cual es derivada de la observacion
de dafos posteriores a un terremoto y del analisis estadistico de los mismos para
algun tipo de estructura definida, y la vulnerabilidad calculada, que es la obtenida
de un analisis matematico mediante un modelo estructural analitico, o a partir de
ensayos en laboratorio de modelos a escala y cuyos resultados han sido

expresados en términos probabilisticos (Caicedo et al., 1994).

Evaluar la vulnerabilidad sismica de edificios (en especial de tipo historico
religioso) conlleva enfrentarse a multiples dificultades, por ejemplo, los métodos
clasificados dentro de la conocida vulnerabilidad calculada emplean la modelacién
analitica para simular el comportamiento ante acciones sismicas de disefio. Sin
embargo, estos métodos no son analiticos del todo, ya que durante la calibracién
del modelo se requiere de pardmetros que en algunas ocasiones se pueden
obtener a partir de ensayos de laboratorio o bien de pruebas no destructivas en el
sitio, las cuales permiten comprobar la eficiencia del método para predecir el dafio
observado en la estructura (Lagomarsino et al., 2003). Debido a que estas
pruebas se realizan a nivel de elementos estructurales aislados, para facilitar la
identificacion de los parametros sensibles del modelo, estos métodos requieren de
una combinacién ponderada del dafio calculado para dichos miembros con el fin
de obtener un indice global de dafio (Caicedo et al., 1994). Este indice por si solo

es insuficiente para evaluar el comportamiento sismico de un edificio completo.
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Para darle una validez de tipo préactico, su valor numeérico debe ser “calibrado” con

el dafio real observado en las estructuras, después de la ocurrencia de terremotos.

Los métodos clasificados para la vulnerabilidad observada se basan en la
observacion del dafio ocurrido en estructuras durante sismos o, a falta de éstos,
de la opinién subjetiva de expertos. Durante la fase de desarrollo de estos
métodos subjetivos, en muchas ocasiones se utilizan caracteristicas
completamente objetivas desde el punto de vista estructural, como la utilizacion
del coeficiente sismico como una medida de capacidad de la estructura para
resistir terremotos, o el uso de un parametro de respuesta tal como lo es el
desplazamiento del nivel superior de la estructura para determinar el dafio en el

sistema.

Cabe resaltar que los métodos subjetivos son méas bien apropiados para la
evaluacion de la vulnerabilidad de edificios a escala local o regional, debido a que
éstos permiten analizar una gran cantidad de estructuras a menor costo. Por otra
parte, los métodos analiticos son adecuados para el analisis detallado de
estructuras particulares o especiales, y son utilizados cuando los métodos
simplificados o subjetivos indican que el sistema en estudio no tiene la capacidad

necesaria para resistir las fuerzas cortantes horizontales de disefio.

El método del indice de vulnerabilidad utiliza los datos obtenidos mediante
inspeccion para realizar una calificacion de la calidad del disefio y construccion
sismorresistente de los edificios mediante un coeficiente denominado indice de
vulnerabilidad, Iv. EI método hace una calificacibn numérica de once parametros
estructurales preestablecidos por expertos y calcula, a partir de estos valores, el
indice de vulnerabilidad. En el caso de los edificios de mamposteria no reforzada,
estos parametros son: 1) organizacion del sistema resistente; 2) calidad del
sistema resistente; 3) resistencia convencional; 4) influencia de la cimentacion; 5)

elementos horizontales; 6) configuracion en planta; 7) configuracién en elevacion;

11
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8) separacion maxima entre muros; 9) tipo de cubierta; 10) elementos no
estructurales; y 11) estado de conservacion. El método relaciona luego el indice
de vulnerabilidad obtenido, Iv, con el grado de dafio global, D, que sufre la
estructura, a traveés de funciones de vulnerabilidad para cada grado de intensidad
macrosismica del terremoto o para diferentes niveles de aceleracion maxima. Una
de las ventajas del método es que es aplicable no solo a diferentes subtipologias
de edificios sino también a diferentes calidades de estructuras dentro de la misma

subtipologia, diferenciadas por rangos de indices de vulnerabilidad.

2.4 LA VULNERABILIDAD SiISMICA DE IGLESIAS

Los dafos en iglesias producidos por terremotos son muy variados. Los
mas frecuentes son:

1) Dafios en la torres (implicando su caida en algunos casos)

2) Separacion de los muros perimetrales principales, por rotaciéon en relacién a
la linea de cimentacion.

3) Agrietamiento de los muros perimetrales producido por fuerzas cortantes en
el plano y grandes aberturas en los mismos

4) Colapso total o parcial en esquinas.

5) Aplastamiento de elementos verticales (columnas y muros) debido a cargas
axiales altas.

6) Dafos en regiones localizadas fuera de la estructura principal.

La naturaleza de estos dafios depende de muchas variables tales como la
presencia de conectores que restrinjan los muros, el estado de deterioro, el tipo de
suelo o las caracteristicas de la acciéon sismica (incluyendo el efecto de
componentes verticales). Crespellani y Uzielli (2001) demostraron claramente que
el dafio en construcciones histdricas tiene mucho que ver con el tipo de terreno
sobre el que se encuentran construidas. El contenido espectral y la evolucion

temporal observada en registros de sismos fuertes, son de importancia critica para

12
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el desempefio de la estructura. Estos aspectos dependen mucho de la proximidad
a la falla, de la presencia de suelos blandos y de la topografia del lugar. Doglioni et
al. (1994) considera que las iglesias estan formadas por elementos arquitecténicos
repetitivos caracterizados por tener una respuesta sismica que es autbnoma del
resto del edificio. Dichos elementos son llamados macroelementos y se muestran

en la figura 2.1.

A) Fachada

B) Pared lateral

C) Capilla lateral
D) Arco triunfal
E) Abside

F) Campanario

Figura 2.1 Division de una iglesia en macroelementos (Lagomarsino, 1998)

Por lo tanto el concepto de macroelemento permite analizar las partes mas
vulnerables de la iglesia, las cuales estan caracterizadas por la activaciéon de
mecanismos de colapso parciales. EI comportamiento sismico global se obtendra
entonces como la suma de la contribucion de cada macroelemento presente en la
estructura. Augusti et al. (1994) hace distinciones entre los diferentes
macroelementos calificando de criticos a aquellos cuyo colapso implican la
destruccion de todo el edificio, y de no criticos a los que su colapso no

necesariamente conlleva a la destruccion de toda la estructura.
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En la figura 2.2 a 2.4 se muestra una representacion esquematica de los
mecanismos de dafio en iglesias segun Lagomarsino (1998), propuestos a partir

de la observacion del comportamiento estructural durante terremotos pasado.

1. Vuelco de la fachada 2. Dafo en el fronton de la fachada

S

3. Mecanismo de cortante en la fachada /4. Vibraciéon transversal de la nave

~ —
~ -
- ~
/____\
\\ ///
—+ =\
\___ ____/

— A
HeT T >
5. Respuesta longitudinal de la nave 6. BOvedas de la nave
central
]/IH\\\J//I \
/ L \ [ | [
| |~) —{’l I
//I I |// \\I I
oY

Figura 2.2 Mecanismos de dafio en iglesias (Lagomarsino, 1998)
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7. Bovedas de las naves laterales

8. Arco triunfal

70

9. Cupula o cimborio

10. Vuelco de muros extremos

GPEE

12. Bobvedas en el presbiterio o en el

abside

13. Falla por cortante en muros

Figura 2.3 Mecanismos de dafio en iglesias (Lagomarsino, 1998)
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15. Falta de continuidad en muros 16. Torre campanario

A e

% I 0 plif

/\
T

e

X

18. Vuelco de proyecciones o agujas

— . 7 -
R 0a
R ﬁ I

Figura 2.4 Mecanismos de dafio en iglesias (Lagomarsino, 1998)

2.4.1 Aplicaciones realizadas.

A continuacion se presentan algunos de los estudios de vulnerabilidad
sismica calculada, realizados en Europa para edificios histéricos de tipo religioso
los cuales presentan caracteristicas similares a las que posee la Catedral de

Morelia, la cual analizaremos en el presente trabajo.

Uno de los trabajos fue realizado por Irizarri, Podesta y Resemini (2003),
obtuvieron la vulnerabilidad sismica para un portico tipo de la iglesia de Santa
Maria del Mar en Barcelona, Espafa. De los trabajos realizados generaron curvas
de capacidad utilizando técnicas de elemento finito y andlisis limite. Aplicaron

dichas metodologias a un macroelemento 3D construido con elementos finitos tipo
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placa, conformando los arcos, bovedas, pilares y contrafuertes de la zona central
del edificio (figura 2.5).

(b)

Figura 2.5 (a) Modelo de elemento finito para el macroelemento analizado; (b) Vista superior de las
bdvedas en el modelo (Irizarri et al., 2003).

Los resultados obtenidos fueron los indicados en la figura 2.6.

0.16 -

0.14 1

0.12 -

0.1 A
& 0.08 -
0.05 A

0.04 -

< ferm analysis
— limit analysis

0.02 ~

0 noz2 004 0.06 008 01

Sd

Figura 2.6 Comparacion entre los espectros de capacidad obtenidos en el anélisis de elementos finitos
y el analisis limite segun Irizarri et al., 2003 (Sa en g, Sd en m).
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Para el caso anterior, Irizarri (2004) hace una estimacion de dafios en la
estructura analizada utilizando espectros de demanda deterministas, probabilistas
y los propuestos en la NCSR-02. De lo anterior, el autor encontré que se pueden
esperar dafos futuros de ligeros a moderados. Cabe destacar que en el estudio
anterior, Unicamente se analizé un solo macroelemento (correspondiente a la zona
central de la iglesia), quedando la duda de si el resto de la estructura tendra un

comportamiento similar al reportado.

Otro trabajo realizado y uno de los pocos para los cuales se ha analizado la
vulnerabilidad sismica de un edificio de tipo religioso completo, es el realizado por
Casarin (2006), en el cual, se evalu6 el comportamiento de la catedral de Santa
Maria Asunta (figura 2.7), en Regio Emilia, Italia. En el andlisis se utiliz6 el método
del elemento finito y el andlisis limite, obteniendo curvas de capacidad para la
fachada (fuera del plano), un macroelemento longitudinal a la nave y uno

transversal a la misma (figuras 2.8 a 2.10).

Figura 2.7 Modelo de elemento finito catedral de Santa Maria Asunta (Casarin, 2006)
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Figura 2.8 Curvas de capacidad para la fachada ante carga fuera del plano empleando elementos

finitos tipo placay andlisis limite (Casarin, 2006).

Figura 2.9 Curvas de capacidad para el macroelemento longitudinal a la nave (Casarin,2006).

TRANSVERSE RESPONSE - NAVE

control point displacement (m)

Figura 2.10 Curvas de capacidad para el macroelemento transversal a la nave (Casarin,2006).
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Casarin corrobora una buena correspondencia entre los resultados
obtenidos con el andlisis limite y el analisis de elemento finito, concluyendo
ademas las siguientes caracteristicas sobre ambas técnicas aplicadas a edificios
historicos:

Andlisis Limite: ha probado ser una herramienta vdlida y util para la
evaluacion sismica de edificios existentes de mamposteria, requiriendo
Gnicamente del conocimiento de wunos cuantos pardmetros (geometria,
conexiones) y una meticulosa observacion de los dafios. Las limitaciones del
método emergen cuando se tienen que analizar estructuras complejas, para las
cuales, la definicion del modo de falla no es trivial. La aplicacion combinada con el
método del elemento finito resulta de mucha ayuda en la definicion de esquemas

cinematicos no ordinarios, cuyo analisis involucra mecanismos complejos.

Método del Elemento Finito: esta técnica presenta una admirable
versatilidad. La implementacion preventiva de modelos elasticos globales, puede
ser considerada como un paso importante para la definicion de las propiedades
promedio de la estructura considerada. Las limitaciones del método aparecen ante
el gran esfuerzo necesario para modelar geometrias complejas, y en el tiempo y
consumo computacional requerido en la ejecucién de analisis no lineales, los
cuales implican en muchos casos, repetir los calculos varias veces antes de
conseguir resultados satisfactorios. Las observaciones anteriores coinciden con

las concluidas por otros autores, tales como Ordufia (2003).

Un trabajo mas en que se han desarrollado un analisis para obtencién de la
vulnerabilidad de estructuras antiguas de tipo religioso, es el realizado por
Martinez (2007). En este trabajo se presenta la obtencion de la vulnerabilidad
sismica para la catedral Gotica de Mallorca, Espafia (ver figura 2.11), mediante la
aplicacion del Método del Espectro de Capacidad, y la obtencién de las

probabilidades asociadas.
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Figura 2.11 Modelo global de elementos finitos para la Catedral de Mallorca, (Martinez 2007).

Para el caso en estudio, el modelo global se dividié en los macroelementos
correspondientes a los porticos tipo existentes en la direccion transversal del
edificio, los porticos de la zona del transepto, que Unicamente son dos y definen el
falso crucero que une a las puertas norte y sur, la fachada, el portico que define el
arco triunfal, y los dos macroelementos que conforman los porticos longitudinales
y que a su vez estan integrados por la fachada, naves, y la zona del 4bside (ver
figura 2.12), (Martinez 2007).

Figura 2.12 Ubicacién esquematica de los diferentes Macroelementos. Fachada (verde),
Portico tipo (rojo), Portico transepto (azul), Arco triunfal (amarillo)
y Macroelemento longitudinal (naranja),(Martinez 2007).
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Realizando un analisis de empuje incremental (Pushover) sobre cada uno
de los macroelementos se definieron curvas y espectros de capacidad que
posteriormente fueron bilinealizados (ver figuras 2.13 a 2.17), y que superpuestos
con las demandas sismicas obtenidas de los andlisis determinista y probabilista de
peligrosidad sismica del sitio, conllevan a intersecciones entre los dos espectros
conocidas como puntos de desempefio (Freeman, 1998, Fajfar,1996), cuyos
pseudodesplazamientos espectrales asociados son un indicador del estado de

dafio esperado, (Martinez 2007).

r-f‘ﬁﬁ—f—

0.20 0.40 0.60 0.80
sd {m}
Continuo == Biline al ‘

Figura 2.13 Malla de elementos finitos y espectros de capacidad para los pérticos tipo de la catedral,
(Martinez 2007).
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Figura 2.14 Malla de elementos finitos y espectros de capacidad para los pérticos de la zona de
transepto, (Martinez 2007).
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Figura 2.15 Malla de elementos finitos y espectros de capacidad para el arcotriunfal, (Martinez 2007).
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Figura 2.16 Malla de elementos finitos y espectros de capacidad para la fachada, (Martinez 2007).
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Figura 2.17 Malla de elementos finitos y espectros de capacidad para el macroelemento longitudinal,
(Martinez 2007).
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Martinez (2007) menciona que, la mayor capacidad lateral sismica la
presenta la fachada y la menor de todo el edificio corresponde al macroelemento
longitudinal el cual, debido a su asimetria en alturas y rigideces, tiene
comportamiento diferente en las dos direcciones este-oeste y oeste-este, siendo

menor esta Ultima.

De los dafios esperados, en la direccion transversal del edificio (norte-sur)
los menores desempefios (y en consecuencia mayores grados de dafio) sismicos
corresponden a los porticos ubicados sobre la zona del transepto, debido a que
soportan bovedas de mayor claro que los poérticos tipo (los cuales tienen un
desempefio ligeramente mejor). EI mayor grado de dafio esperado en esta
direccion de andlisis es de estructural ligero segun la clasificaciéon de Lagomarsino
et al., (2003), el cual se corrobora a partir de las curvas de fragilidad calculadas, y
presenta una probabilidad acumulada del 95 a 97% para los escenarios

probabilistas de demanda sismica.

Por otro lado, en la direccion perpendicular de analisis el mayor grado de
dafio se espera en el macroelemento longitudinal, formado por el abside, naves
principal y laterales y la fachada, para el cual se espera un grado de dafio
estructural moderado de acuerdo con Lagomarsino et al., (2003), asociado a una
probabilidad acumulada (segun sus correspondientes curvas de fragilidad) del 92

al 95% para las demandas sismicas correspondientes al escenario probabilista.

De lo anterior se puede afirmar que la catedral de Mallorca es un edificio
con caracteristicas sismorresistentes suficientes para tolerar razonablemente los
niveles de demanda sismica probables en la isla de Palma de Mallorca, lo cual
permite establecer criterios generales de cara a tomar la mejor decision relativa a

su proteccién y conservacion hacia el futuro.
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3. LA CATEDRAL DE MORELIA

3.1 ANTECEDENTES

La Catedral de Morelia remonta su origen al siglo XVII, el 2 de marzo de
1660, el duque de Alburquerque, virrey de la Nueva Espafia, mando se ejecutara
la obra segun el proyecto de Vicente Barroso de la Escayola, que previamente se
habia analizado y discutido por personas peritas en arquitectura, como Luis
Gomez de Trasmonte, maestro en ese momento de la Catedral de México, y otros,
guienes manifestaron que la planta de Barroso de la Escayola estaba “ hecha y
ajustada a las medidas de buena arquitectura”. Hubo algunas discusiones en
cuanto a la cupula; tres de los peritos opinaban que era deficiente por su atrevida
altura, dada la actividad sismica de la region. Barroso de la Escayola argumentd
que en Valladolid no eran tan frecuentes los temblores y que ademas la cupula se

estructuraba con las mayores medidas de seguridad y reforzamiento.

La obra avanz6 con lentitud hasta 1669, afio en que se suspendid
bruscamente debido a la muerte del tesorero don Diego Veldzquez de Valencia; el
edificio se habia levantado escasamente seis varas y un dieciseisavo (seis metros
aproximadamente) sobre el nivel del suelo. Habian transcurrido ya los doce afios
que el rey habia concedido para financiar la obra y los indigenas y encomenderos
dejaron de pagar sus contribuciones. Las obras pudieron reanudarse en 1672, con
otro superintendente, habiendo concedido el rey en 1674 otros tres afios mas,
calculandose que pasado ese tiempo se terminaria. Se comenzd una serie de
avances y tropiezos, de manera que pasaria ain mucho tiempo para la conclusion
definitiva (Ramirez, 1981)..

En un informe que se hizo diecinueve afios después de empezados los

trabajos, se describe que desde el crucero hasta el altar de los Reyes habia
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subido esta parte, hasta quedar lista para recibir las béveda. La sacristia, sala de
cabildo y oficinas estaban ya cerradas con sus bdvedas de arista, las ventanas
con las rejas de hierro y las puertas con sus cerraduras. Los caracoles de las
torres alcanzaban ya toda su altura y alrededor de la construccion se observaba
una actividad febril por parte de los canteros y albafiles, advirtiéndose por doquier
gran cantidad de cantera labrada y madera para las cimbras. Se dice que no se

dejaba de trabajar ni un solo dia; aun los dias de lluvia se aprovechaban.

En 1683, estaba casi terminada media iglesia, desde el crucero hasta el
abside, cubriéndose la nave central con boveda de lunetos y las procesionales con
bovedas de arista. La suma de dinero gastado ascendia ya a doscientos

veinticinco mil pesos y la obra tuvo que paralizarse, esta vez durante diez afos.

En 1695 se reunieron Pedro de Guedea y Matias de Santiago quienes
habian trabajado en la construccion veinticinco y treinta afios respectivamente, asi
como Miguel Jerénimo, vecino de Patzcuaro. Entre los tres dictaminaron que para
su conclusion se necesitarian ciento cuarenta y cinco mil pesos. Por ese tiempo
murié Vicente Barroso de la Escayola, sin ver terminada su obra maestra. Para
poder continuar, el virrey mando se publicara edictos, cédulas y pregones,
convocando maestros de arquitectura a fin de elegir al que fuese mas
conveniente; el cargo recayo en el alarife Juan de Silva. El tiempo que no hubo
maestros se habia aprovechado para reunir materiales de manera que los trabajos

continuaron con gran empefio hasta 1703, en que se agoto la ultima asignatura.

El 10 de mayo de 1705, el cabildo eclesiastico acordd hacer la primera
dedicacién, mostrandose el templo aun sin portadas ni torres. En esta fecha se
coloco la campana llamada “El Salvador” de 136 quintales, equivalentes a seis mil
doscientos setenta kilogramos de peso, la mayor de Nueva Espafa en esa época.
El interior comenz6 desde entonces a lucir el mobiliario y a aumentar la riqueza de

sus ornamentos que mas tarde serian la admiracion de todos, como la silleria del
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coro que constaba de setenta y tres sillas de madera de cedro labrada, el pulpito,
el organo de nogal y cedro con cuatrocientas cuarenta y siete flautas y el piso
enmaderado de cedro. Pero una iglesia a medio construir presentaba serios
problemas. Los huecos de las portadas se cubrian con maderas sobrepuestas,
con peligro de robo; las campanas, no habiendo torres, se habian colocado sobre
la béveda. La correspondencia entre el cabildo de Valladolid y el Palacio real se
volvi6 mas frecuente, haciéndose peticiones reiteradamente en 1718, 1719 y
1723. El rey especifica en su respuesta que no concederd ni prorrogara nada
hasta no estar bien enterado del importe de todo lo liberado para las referidas
obras, su justa distribucién, el fin de su aplicacién y del caudal que hubiese
existente o faltante para la perfecta conclusion de ellas. No fue hasta 1738, que se
prorrogaron por seis aflos mas, catorce mil pesos cada afio. Asi se trabajé con
gran aplicacion y empefio desde 1742 hasta 1744, fecha que aparece en la
portada, en que se dio remate a la colosal obra. Ochenta y cuatro afios habian
transcurrido desde que se iniciaron los trabajos. De Madrid se pidié entonces una
planta y dibujo para conocer “aquella obra que habia costado tanto dinero”. Para
celebrar su terminacion, el cabildo acorddé una segunda dedicacion solemne y

festividades publicas que comenzaron el 9 de mayo de 1745.

5 =3
Figura 3.1. Catedral de Morelia, Mich.
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3.2 DESCRIPCION ARQUITECTONICA DEL EDIFICIO

3.2.1 Exterior

El templo tiene cinco portadas, tres al norte que constituyen la fachada
principal de composicion triptica (ver figura 3.2); al oriente se encuentra la portada
de la virgen de Guadalupe y al poniente la de San José, sefialando ambas el
crucero, en cuyo centro se desplanta la cupula (ver figura 3.3). Flanqueando el
frontispicio, se alcanzan los cubos de las torres que se elevan a gran altura. Sobre
el muro oriente, junto a la torre, se localiza el Sagrario que no presenta fachada
particular; lo Gnico que se manifiesta al exterior es la cupula. La capilla de Animas
se apoya sobre el muro oriente, pudiendo ingresar a ella a través de su propia
portada y junto, hacia el sur, se desplanta la sacristia que antiguamente era la sala
capitular. En el lado poniente, junto a la torre, un volumen rectangular construido
en el siglo XIX, forma lo que actualmente es la sala capitular. Al sur, formando

angulo con el muro poniente de la Catedral, se localizan las oficinas de la Mitra.

Figura 3.2. Fachada norte de la Catedral de Morelia.
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Figura 3.3. Fachadas oriente(izquierda) y poniente respectivamente (derecha).

La reja que limita el atrio, posee ocho puertas que se alzan entre altos
pilares de cantera con pilastras adosadas que por el uso de capiteles toscanos,
dadricos, jénicos y corintios va marcando su jerarquia, encontrandose las puertas
mas ricas, frente a la principal del templo que mira al norte, lo cual se puede

observar en la figura 3.4.

nnm

——

Figura 3.4. Reja principal, fachada norte.
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La puerta principal, en la parte central sefiala una mayor importancia con
las otras dos, marcandose al exterior las tres naves y la mayor jerarquia entre la
de en medio y las procesionales. El frontis, con respecto a las torres, forma una

composicion a base de triangulos equilateros que aluden a la Santisima Trinidad.

La portada central consta de tres cuerpos horizontales divididos entre si por
cornisas y su remate mixtilineo que cierra en la parte superior del conjunto (ver
figura 3.5). En el primer nivel, al centro, se abre el vano de la puerta, mayor que
las otras dos, formado por un arco de medio punto sostenido por un par de
pilastras tablereadas. Dos pilastras jonicas a cada lado se levantan sobre altos
pedestales adornados con guardamalletas. Dos nichos forman las entrecalles de
este cuerpo; en el de la izquierda se aloja San Pedro y en el de la derecha San
Pablo, sobre ellos, dos medallones de San Juan y San Mateo respectivamente.
Cierran el primer cuerpo un moédulo de entablamento con pronunciadas salientes y
entrantes que sirven de apoyo al atico que inicia el segundo nivel, en cuyo centro
se desplaza el relieve que representa la Transfiguracion de Cristo y es de estilo

barroco.

Figura 3.5. Portada central, fachada norte.
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Al eje con las cuatro pilastras inferiores se alzan sobre el atico las pilastras
tablereadas con capitel corintio y dos nichos entre las calles, correspondientes con
las inferiores; estos albergan: a la izquierda a San Miguel Arcangel y a la derecha,
a San Juan Bautista. Sobre ellos, dos medallones en relieve completan el nUmero

de los evangelistas (Ramirez, 1981).

Un entablamento descansa sobre los cuatro capiteles y este se rompe en la
parte central, dejando el paso a una ventana eliptica donde se encuentra el

Santisimo Rostro.

El tercer cuerpo lo constituyen cuatro pilastras estriadas, a diferencia de los
cuerpos inferiores, y sefialando el primer tercio; los capiteles son de orden
compuesto, entre las pilastras se encuentran sendos nichos alineados con los
inferiores y con las esculturas que representan: a la izquierda, a Santa Barbaray a
la derecha a Santa Rosa de Lima. Entre dos pequefios estipites se colocé el
escudo nacional republicano en relieve. Las dos entrecalles y el eje central
culminan con independientes imafrontes mixtilineos con un pinaculo en la parte

frontal.

Las portadas contiguas se separan de la central a través de dos pequefios
contrafuertes que van marcando los cuerpos a través de tableros y rematan en la
parte superior con un par de pinaculos barrocos (ver figura 3.6). Estas fachadas de
las naves procesionales son idénticas entre si en cuanto a su composicién y
constan de tres cuerpos de inferior altura al central. El primer cuerpo tiene al
centro el vano de la puerta compuesto por un arco de medio punto, sostenido por
un par de pilastras y dos pilastras tablereadas a cada lado, mismas que se
levantan sobre altos pedestales. Los capiteles doricos soportan un entablamento
en cuyo friso se mercan los triglifos y metopas. El segundo cuerpo esta puesto

sobre el atico donde se apoyan los pedestales de seis pilastras, tres de cada lado,
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que flanquean el relieve central que representan La Adoracion de los Pastores, en
el lado izquierdo y La Adoracion de los Reyes Magos el de la derecha; sobre ellos
se levanta una ventana eliptica, misma que rompe el entablamento sobre el cual

se apoya el tercer cuerpo.

Figura 3.6. Portada Oriente (izquierda) y portada Poniente (derecha).

El tercer nivel se compone de un relieve que representa el escudo Vaticano
flanqueado por un par de estipites al centro y dos pilastras de cada lado del
capitel corintio. Sobre los capiteles se apoya el gran entablamento, con gran
riqueza de molduras, que se ve interrumpido al centro por un pequefio imafronte
que tiene en el timpano un medallon sefalando la fecha de terminacién de la
obra. Cuatro remates haciendo eje con las pilastras cierran la parte superior del

conjunto.

Los Unicos elementos diferentes entre estas portadas son los relieves del
segundo nivel y el medallon sobre el escudo, ya que el numero del afio 1744

aparece a la derecha vy la inscripcion afo de en la izquierda.
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3.2.2 Torres

A los lados de la fachada, se alza un par de cubos de silleria de cantera que
se encuentran divididos por unas cornisas, siendo la uUltima muy volada para
rematar los paramentos totalmente lisos (ver figura 3.7); presentan unos pequefios
vanos que permiten pasar luz y aire a las escaleras helicoidales, a las cuales se

ingresa a través de unas pequefias puertas al centro del cubo en la parte inferior.

Figura 3.7. Perspectiva del cubo de silleria de la torre oriente.

De la cornisa mayor arranca el basamento de las torres que soportan tres
cuerpos y un remate (ver figura 3.8); basamento ornamentado por cuatro
guardamalletas por cada cara y al centro, rompiendo la cornisa divisoria, entre dos
paredes se hallan los circulos de los ocho antiguos relojes con caratulas de
alabastro, de los cuales aun quedan algunas huellas y relojes solo quedan tres en

la torre poniente.
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Figura 3.8. Configuracion de la torre poniente.

Una cornisa divide el basamento de la torre del que corresponde el primer
cuerpo de la misma, formado por cuatro pedestales y una pequeia guardamalleta
bajo la ventana-balcén central. El primer cuerpo esta constituido al centro por una
ventana balcon de arco poligonal con un par de pilastras tablereadas y la repisa
del balcén volada, sosteniendo una balaustrada de cantera. Dos pilastras a cada
lado del arco forman sendas entrecalles donde se colocaron un par de nichos con
esculturas y una pequefia ventana-balcon de medio punto con su balaustra de
cantera a eje con los nichos mencionados. El total de esculturitas que albergan los
nichos son treinta y dos. En la parte superior, las pilastras se ornamentan con
guardamalletas bajo el capitel dérico, mismo que sostiene un entablamento con
una volada cornisa que se quiebra al centro, advirtiéndose bajo ella huellas de

relieves.

Sobre la cornisa, cuatro pinaculos a eje con las pilastras inferiores sirven de
remate y ornamentan el espacio que ha quedado al convertirse en octagono el

segundo nivel de la torre, acentuandose en esta forma su verticalidad. A cada lado
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se abre un vano arqueado limitado por un par de pilastras tablereadas con capitel
jonico y sobre el vano un medallon en relieve que representa el escudo Vaticano.
Tiene un entablamento cuyo elemento mas dominante es la cornisa (muy saliente)

sobre la cual se apoya un pinaculo sobre cada pilastra.

Al centro de un basamento octagonal se desplanta el Ultimo cuerpo, con
pequefios vanos rectangulares por cada una de sus caras, con un marco sencillo y
un par de finas pilastras que sostienen un entablamento y de cuya cornisa se
desplanta el casquete semiesférico, compuesto por ocho gajos separados entre si
por nervaduras sin revestimiento de azulejo; finalmente, una cruz siendo esta de
cantera sobre una esfera en la torre oriente y de hierro forjado apoyado sobre un
remate en forma de copdn en la torre poniente, siendo éste elemento la Unica
diferencia entre ambas torres que son idénticas en composicion arquitectonica y

en altura.

Los vacios mayores del primer cuerpo obedecen al tamafio de las
campanas que se localizan en la torre este (ver figura 3.9); estan dedicadas a
diversos santos, contando trece en el primer cuerpo y nueve en el segundo, dando
en su totalidad veintidés campanas en la torre oriente. En la torre poniente se

encuentran las tres campanas correspondientes al reloj.

I {llllllill

Figura 3.9. Campana San Salvador en la torre poniente.
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3.2.3 Estilo

El estilo barroco que se manifiesta al exterior lo encontramos en la
estructura interna (ver figura 3.10), revestida de estilo neoclasico. Los pilares
cruciformes compuestos por cuatro pilastras que recuerdan las de las fachadas se
unen entre si, a través de dos ingletes que le dan un caracter de esbeltez y
verticalidad, mismo que se manifiesta al exterior. El espacio compartimentado a
través de las naves separadas por los robustos pilares, acentta el efecto barroco
de luz ya mencionado y el alarde técnico estructural de las capillas bajo las torres

constituye otro elemento barroco que se integra estilisticamente con el exterior.

Figura 3.10. Interior de la Catedral de Morelia.

3.2.4 Materiales de construccion

Desde su origen se proyectd que llevara en su parte exterior silleria, cuya
cara perfectamente pulida forma los paramentos de las fachadas, los muros
laterales, los cubos de las torres, el abside y la clpula, manifestandose la calidad
del material usado en el buen estado que luce la Catedral al exterior y al interior,

en donde un aplanado cubre muros y bovedas. El piso original de madera se
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perdid hace tiempo y en 1977 se coloc6 el pulido de marmol que luce hoy dia. Las
ventanas elipticas perdieron el alabastro que cerraba el vano y en la actualidad
tienen vidrieras; lo mismo sucedio con las caratulas de los relojes en las torres. El
gran atrio se encuentra cubierto con baldosas de cantera y una reja de hierro limita
al mismo, volviéndose ornamental creando bellas portadas en las ocho puertas

gue dan acceso al monumento.

Las cinco grandes portadas conservan su par de hojas de madera formadas
por casetones ensamblados y en la parte inferior, un par de postigos (Ramirez,
1981).

3.2.5 Conservacion en general

La conservacion en general del exterior es buena, debido a la calidad de la
piedra usada. Los relieves y esculturas, a pesar de que la calidad de la piedra es
inferior a la de la silleria, se encuentran también en buen estado. Al interior, la

bdveda central en algunos sitios presenta huellas de humedad.

Los espacios que han cambiado su antigua funcién son: la nave central,
que tenia el coro y el 6rgano al centro, y la sala capitular que se encontraba
originalmente sobre el muro este junto a la capilla de Animas, convertida ahora en

sacristia.

3.3 TRABAJOS DE RESTAURACION REALIZADOS

A pesar de que no se habian llevado a cabo, hasta este momento, estudios
formales del comportamiento estructural de la Catedral, ya se han realizado varias
intervenciones de restauracion en la misma. Sin embargo, ninguna de ellas se ha

enfocado a modificaciones de la estructura en cuestion, ya que en su mayoria, han
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estado encaminadas a modificaciones de tipo arquitectonico con la finalidad de
conservar de manera integra su apariencia y su estilo. Cabe recordar que,
después de finalizar su etapa constructiva, ésta fue modificada en varias
ocasiones, sin que en ninguna de éstas se generaran afectaciones estructurales.
Desde principios del siglo XIX se inicid la larga y penosa destruccion que ha
venido sufriendo la Catedral de Morelia, algunas veces por las guerras fratricidas,

y otras en aras del buen gusto y de la moda imperante.

En 1845 se destruyeron los altares barrocos sustituyéndolos por nuevos
altares neoclasicos. En 1854 el atrio se rode6 de magnificas envergaduras de
hierro para dar mayor seguridad al edificio. En 1898 sufrio6 notables
modificaciones: se retirdé de la nave central el altar del Perddn, el coro y la crujia.
Se instal6 en 1905 un nuevo oOrgano tubular de 4,600 voces o flautas, de
fabricacién alemana, de estilo Churrigueresco, llamado "San Gregorio Magno" (ver
figura 3.11), en la parte alta de la nave central en su parte frontal. A finales de los
afos 90 del siglo XX se efectuaron diversas obras de restauracion exteriores e
interiores, con lo cual se preservo mejor la belleza del edificio. También, en los
primeros afios del siglo XXI, se inaugurd la nueva iluminacion escénica de esta
catedral. (Ramirez, 1981).

Figura 3.11. Organo "San Gregorio Magno".
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4. INVESTIGACIONES EXPERIMENTALES PARA LA CATEDRAL DE
MORELIA.

4.1 INTRODUCCION.

Al incursionar en el andlisis estructural de edificios de tipo historico, tal
como lo es la Catedral de Morelia, nos encontramos con la problematica de lo
complicado que es obtener las propiedades mecanicas de los materiales con los
cuales estan construidos. En las ultimas décadas, se han intentado en otros
paises técnicas de tipo destructivo y semidestructivo, las cuales pueden resultar
sumamente agresivas y poner en riesgo la estabilidad de dichas estructuras si no
se realizan con extremo cuidado. Al hablar de técnicas destructivas hay que
considerar que en nuestro pais, por lo general, estan prohibidas por la legislacion
actual. Por estos motivos y para solventar ésta problematica, nos dimos a la tarea
de recurrir al uso de métodos de identificacion estructural, los cuales son

considerados como técnicas no destructivas.

Este tipo de métodos experimentales han sido ampliamente utilizados con
éxito para determinar las propiedades dinamicas en otros tipos de estructuras,
tales como puentes y edificios modernos fabricados a base de acero, concreto y

mamposteria confinada.

4.2 IDENTIFICACION DINAMICA PARA EL CONJUNTO TORRES-FACHADA.

Para realizar la caracterizacion dindmica experimental de la estructura, se
realizé la medicion de vibracién ambiental sobre diferentes puntos de ambas torres
de la Catedral (ver figura 4.1), ya que la geometria interna de éstas cuenta, como
se ha mencionado, con una distribucién particular para cada una de ellas. Debido
a que todo el sistema estructural estudiado posee una configuraciéon compleja, fue

necesario efectuar dos campafias de medicion.
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Para comenzar los trabajos de medicion experimental se considerd
prudente iniciar en la torre Oriente, ésto debido a que se contaba con mayor
accesibilidad a esta parte de la estructura lo cual facilitd las mediciones. En la
segunda ocasion se contindo con las mediciones correspondientes en la torre
Poniente; lo anterior se realiz6 con la finalidad de conocer las caracteristicas
dinamicas de cada una de las torres por separado, y de esta manera poder

estudiar de forma particular sus propiedades en analisis posteriores.

O

Figura 4.1 a) Posicién de los sensores en la primera medicidn. b) Segunda posicién de sensores para
medicion (Campafia sobre Torre Oriente).
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4.2.1 Propiedades Dinamicas Experimentales.

Las pruebas experimentales que se realizaron para la torre Oriente,
consistieron en la medicion simultdnea de vibraciones. Cada medicién ejecutada
tuvo una duracion de cinco minutos, capturando doscientas cincuenta y seis
muestras por segundo, dichas lecturas fueron obtenidas mediante acelerémetros

de amplio rango dinamico en tres direcciones ortogonales por punto.

La posicién y tipo de sensores que se colocé en cada punto de analisis
corresponde a un plan estratégico de rastreo, con el cual se tratdé de generar un
barrido del comportamiento global del macroelemento torre. Con base en lo
anterior se colocé un sensor triaxial a nivel del terreno, a campo abierto, para
identificar de manera adecuada la frecuencia del suelo (ver figura 4.2 b, c). En los
siguientes puntos se colocaron un grupo de tres sensores uniaxiales soportados
sobre una placa de aluminio y posicionados de manera tal que se cubrieran las
tres direcciones ortogonales. El sensor correspondiente al canal uno se colocé con
orientacion norte, el canal dos en direccion al poniente y el canal tres corresponde

a la componente vertical.

O

Figura 4.2 a) Equipo de medicién. b) Ubicacion de sensor triaxial. c) Sensor Triaxial.
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Para la primera medicién la placa uno se colocé en muro frontal de la
segunda camara, la placa dos se posicion6 en el primer campanario debajo del
marco norte y la tercer placa se instalé6 en el marco frontal del segundo

campanario (ver figura 4.3).

Figura 4.3 a) Placa Uno, muro frontal. b) Placa Dos, primer campanario.
c) Placa Tres, segundo campanario.

Teniendo los sensores en posicidn, se nivelaron las placas y se conectaron
por medio de cables a la consola de adquisicion K2 (ver figura 4.4), mediante la
cual se verificé la calibracién de voltajes de los sensores, para proseguir con la

primera medicidén de vibracion ambiental de la estructura.

Figura 4.4 Consola de adquisicion K2.
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Siguiendo con los trabajos de medicidon se prosiguié a cambiar la posicion
de la placa dos, la cual se trasladé del primer campanario a la ventana oriente de
la linternilla del segundo campanario (ver figura 4.5). Después de calibrar los
sensores y verificar el estado del equipo se realiz6 la segunda medicion,

correspondiente a la torre Oriente.

Figura 4.5 a) Posicion de la Placa Dos, primera medicion. b) Segunda posicion de la Placa Dos para
medicién, ventana poniente de linternilla.

Posterior al andlisis de los resultados obtenidos en la torre Oriente, se tomo
la decisién de continuar con la estrategia de medicion de vibraciébn ambiental y
proseguir de esta manera a realizar los trabajos experimentales sobre la torre
Poniente. Para este caso en particular fue posible complementar los estudios
experimentales con la obtenciébn de vibracion producto de ondas aéreas
correspondientes al estruendo del espectaculo de fuegos pirotécnicos que se lleva
a cabo cada dia sabado con fines de atractivo turistico, dichos resultados se
analizardn de manera aislada y serviran como complemento en futuros estudios

de la estructura.
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4.2.2 Propiedades Dinamicas Analiticas.

Se realiz6 el procesamiento de los registros capturados con la obtencién de

la transformada rapida de Fourier, mediante la expresion siguiente:

N -1 _2zkn

> x(nje M (4.1)

1
N3

X(Fk):

Posteriormente se determind el Autoespectro de Potencia mediante la siguiente

formula:

G (f)=G.(f)G.(f) (4.2)

haciendo promedios de 6 ventanas de 32 segundos de duracion (adquisicion de

256m.p.s) con lo cual se obtiene una resolucion frecuencial de 1/32Hz.

En las expresidnes anteriores las frecuencias son finitas y discretas, es decir:
f.=k/T con k=+1+2,...,N (4.3)

ademas de contar con una parte real y otra imaginaria con frecuencia maxima

f..x = N/T y frecuencia minima f,_, =1T . T es la ventana de tiempo considerada.

En la expresion anterior 4.2

s,(f) =0
G,=42S,(f) 0<f<f,
0 f <0
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S,(f)=X(f) o espectro de Fourier

G, es el espectro conjugado de Fourier

Mediante la técnica de Peak Picking (Bendrat & Piersol, 1993) en la cual se
suponen amortiguamientos bajos y periodos bien separados, de los cuales se
pudieron obtener las frecuencias asociadas a cada modo de vibracion. Al realizar
el procedimiento anterior fue posible identificar el periodo correspondiente al
primer modo de vibrar de la torre Oriente, la cual se encuentra en 0.7092 seg
(frecuencia de 8.859 rad/seg.), los espectros de amplitudes de Fourier se
muestran en la figura 4.6.

(@) (b)

(©

Figura 4.6 a) Espectro de amplitudes de Fourier, canal 1 placa 3. b) Espectro de amplitudes de Fourier,

canal 1 placa 2 c) Espectro de amplitudes de Fourier, canal 1 placa 1, torre Oriente.
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De manera similar se obtuvo el periodo correspondiente al primer modo de
vibrar de la torre Poniente, la cual se encuentra en 0.755 seg, y corresponde a una
frecuencia de 8.322 rad/seg la cual se observa en el espectro de amplitudes de

Fourier que se muestran en la figura 4.7.

(a) (b)

(©

Figura 4.7. a) Espectro de amplitudes de Fourier, canal 1 placa 3. b) Espectro de amplitudes de Fourier,

canal 1 placa 2 c) Espectro de amplitudes de Fourier, canal 1 placa 1, torre Ponente.

Se puede observar que en los espectros de amplitudes de Fourier
anteriores, el valor correspondiente a la frecuencia del pico mas alto conserva su
valor de manera constante a pesar de que las mediciones de dichos registros
corresponden a diferentes puntos sobre la estructura, en los cuales se presenta
una notable diferencia en altura. Considerando lo anterior podemos asumir que es
posible suponer de manera practica las propiedades de los materiales de forma

global, lo cual podria facilitar los trabajos de calibrado del modelo.
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4.3 INSTRUMENTACION TEMPORAL DE LAS TORRES.

Para complementar las campafias de medicion de vibracion ambiental
realizadas sobre las torres de la Catedral, se planed la colocacion temporal de
equipos acelerograficos, con el proposito de obtener registros sismicos reales que
pueden ser usados para la calibracion del modelo analitico en futuros analisis,
ademas de permitir estar en condiciones de conocer el nivel de amplificacion de la
aceleracion que experimenta la estructura en funcidon con la altura, la posible
incursién y comportamiento de la estructura en intervalos no lineales de
deformaciéon ante sismos fuertes, y la evaluacion del amortiguamiento durante

tales eventos.

Se coloco un equipo acelerométrico en la parte mas alta posible de cada
una de las torres, el cual consta de un aparato de medicion ETNA al que se le
instalé una antena GPS con la finalidad de sincronizar de manera satelital el reloj
interno de los equipos. Ademas, fue necesario generar la instalacion eléctrica
desde la parte posterior del edificio, corriendo por encima de las naves principales,
llegando a las torres e introduciéndola a lo largo de toda la estructura hasta llegar
a la punta de cada una de ellas, donde se encuentra colocado un centro de control
de corriente, éste cuenta con un regulador de voltaje de 110 volts y un Nobreak,

de los cuales se alimentan los equipo de medicion.

El acelerografo que se encuentra posicionado en el alfeizar de la ventana
oriente de la linternilla en la torre oriente fue instalado el dia 23 de octubre del afio
2009, sus ejes estan referenciados con el canal uno en direccién al norte, el dos al
poniente y el tres vertical. Para evitar que el equipo se llegase a mover, se fijé

mediante un tornillo a los sillares que conforman la estructura (ver figura 4.8).
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Figura 4.8 a) Equipo ETNA. b) Antena GPS. c) Estacion sismica.

De igual forma el 11 de enero del 2010, se coloco el otro equipo en la torre
Poniente. Sin embargo, debido a complicaciones de espacio, fue necesario
instalarlo en la ventana norte de dicha torre, conservando el resto de los

parametros de orientacion similares a su homalogo (ver figura 4.9).

Figura 4.9 a) Equipo ETNA. b) Antena GPS sobre torre Poniente.

Debido a que el equipo no se encuentra en conexion con algun centro de
captura de datos, es necesario obtener de manera directa en el sitio la informacion
de la memoria del equipo. Se planea que, en caso de que se presente un sismo de
moderada 6 gran intensidad, los equipos se muevan de posicidn para esperar el
registro de las réplicas de dicho evento y de esta manera, complementar la

calibracién del modelo numérico para futuros andlisis experimentales.

4.3.1 Andlisis de Eventos Sismicos Registrado.

Después de més de seis meses de haber instrumentado la estructura y en

la recta final de nuestro trabajo de investigacion, se present6 un evento sismico de
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Magnitud 5.0 que fue capaz de excitar a la estructura. Dicho evento se presento el
dia miércoles 14 de abril del presente afo, a las 12:16:16 AM (hora local). El
epicentro tuvo lugar a 65 km de la ciudad de Zihuatanejo, en el estado de
Guerrero (ver figura 4.10), a una profundidad de 72 km (USGS NEIC (WQCS-D)).

Figura 4.10 Localizacién del epicentro.

Al tener conocimiento de que el sismo fue registrado en la Ciudad de
México, a pesar de la distancia y los efectos de atenuacion, se consideré prudente
la posibilidad de haberse registrado el paso de las ondas sismicas de dicho
evento; por lo que se prosiguio a realizar la inspeccion de los acelerometros en
busca del registro correspondiente. Al realizar la transferencia y analisis de datos
almacenados en la memoria del equipo instalado en la torre Poniente, éste
presentd un estado de saturacién y no fue posible generar el almacenamiento de
datos correspondientes al evento en cuestion. Posteriormente se realizd la
inspeccion del equipo instalado en la torre Oriente y al analizar los registros
almacenados en la memoria, se presenté que en dicho equipo si fue posible
capturar el registro correspondiente a la excitacion de la estructura causada por
las ondas atenuadas del sismo del 14 de abril. Posteriormente se genero el
procesamiento de la sefial capturada, lo cual nos dié como resultado los siguientes

acelerogramas correspondientes a la aceleracion sobre la estructura:

49



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS

UMSNH
Registrode Aceleraciones, Canal 1
0:004 i
. | L |li|||”\ \||l |l|n| [ T P |
s L g TR PR TR AR WWW |
- PR A T AL e W
| | LA A
-0.004 l l
-0.008 Tiempo [s)
Figura 4.11 Acelerograma sobre la torre Oriente del sismo del 14 de abril, canal 1 (Norte-Sur).
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Figura 4.12 Acelerograma sobre la torre Oriente del sismo del 14 de abril, canal 2 (Oriente-Poniente).

En base a los acelerogramas capturados fue posible calcular los espectros
de Fourier de ambos canales, en los que se presentan dos picos con valores
importantes de periodo (ver figura 4.13). Analizando el primer pico en el espectro
de Fourier fue posible determinar de manera directa el valor correspondiente al
periodo fundamental de la estructura; el cual corresponde a un valor de 0.725
segundos que se aproxima al periodo obtenido en las campafias de vibracion
ambiental (0.7052 s) para la torre Oriente. Ademas se puede concluir de manera
preliminar que el segundo pico de dicho espectro corresponde al periodo natural

del suelo en el sitio y presentan un valor de 0.316 segundos.
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Figura 4.13 Espectro de amplitudes de Fourier, Canal 1.

Otro parametro que fue posible determinar fue el amortiguamiento, para lo
cual se aplico el Método del Ancho de Banda y el de Decremento Logaritmico los

cuales se describen a continuacion:
4.3.1.1 Método del Ancho de Banda

Examinando las curvas de respuesta puede observarse que sus formas
dependen de la magnitud de la amortiguacion presente en el sistema; en particular
el ancho de banda, esto es, la diferencia entre dos frecuencias que corresponde a
la misma amplitud, esta relacionado con la amortiguacion del sistema. Una curva
tipica de amplitudes y frecuencias obtenida experimentalmente en una estructura

moderadamente amortiguada se muestra en la figura 4.14. Para el célculo de la
amortiguacion, es conveniente medir el ancho de banda a ]/ﬁ de la amplitud.
Las frecuencias que corresponden a este ancho de banda f,y f,, son también

conocidas como puntos de media potencia (M. Paz 1992).
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Finalmente, la razén de amortiguacion esta dada, aproximadamente, por la

mitad de diferencia entre estas razones de frecuencias de media potencia, esto es:

(@]

2w f+f (4-4)

ﬂ‘ Méaximo

Sl

Amplitud

v

F1 Fa
Frecuencia

Figura 4.14 Curva experimental de respuesta de frecuencia.

Teniendo como base las formulaciones anteriores, fue necesario obtener el
espectro de Fourier en ambos canales (ver figura 4.15), para de esta manera

poder aplicar el método antes descrito y de esta manera determinar el
amortiguamiento.
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Figura 4.15 Espectro de amplitudes de Fourier para la torre Oriente, Canal 1.

Posteriormente al andlisis del espectro de Fourier y de la aplicacion del
método, se obtuvieron valores correspondientes al amortiguamiento de la torre

Oriente el cual oscila entre 4.189 % para el canal 1y 4.443 % para el canal 2.
4.3.1.2 Decremento Logaritmico

Un método practico para determinar experimentalmente el coeficiente de
amortiguamiento de un sistema consiste en iniciar la vibracion libre, obtener una
representacion grafica del movimiento vibratorio y medir la proporcion en que
decrece la amplitud del movimiento. Esta proporcion puede ser expresada,

convenientemente, por el decremento logaritmico ¢, que se define como el
logaritmo natural de la razon de dos amplitudes maximas consecutivas Y, € Y,

(ver figura 4.15) en vibracion libre, o sea,

6= |n§l (4.5)
2
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y(t)= Ce** cos(w,t — @) (4.6)

Para evaluar la amortiguacion, podemos notar que cuando el factor coseno,

de la ecuacion (4.6), tiene el valor unitario, el desplazamiento cae sobre puntos de

la curva exponencial y(t): Ce =" , COMo se muestra en la 4.16. Estos puntos se

acercan, pero no coinciden exactamente con los puntos maximos del movimiento

oscilatorio.

Vin
A

C e-é(x)t

N =
Yy
<
Uﬁ<
Ua (
Y

Figura 4.16 Curva mostrando los desplazamientos maximos y los

desplazamientos en los puntos de tangencia.

De manera que podemos escribir, para dos desplazamientos consecutivos

y, enelinstante t e Y,, T, segundos después,
Y1 = Ce ="

Y, = Ce—fa’(tﬁTD)

Dividiendo estas dos amplitudes maximas y tomando logaritmos naturales,

obtenemos:
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0= InﬁzfcoTD (4.7)
Y,

sustituyendo Ty, el periodo con amortiguamiento:

§=2r8 [1- & (4.8)

Como se puede ver, la razén de amortiguacion & puede ser calculada a
partir de la ecuacion (4.8) después de haber determinado experimentalmente dos
amplitudes maximas del movimiento vibratorio libre del sistema (M. Paz, 1992).
Para valores pequefios de la razén de amortiguacion, la ecuacion (4.8) se puede

aproximar por:
o0=2ré (4.9)
Siguiendo con la metodologia propuesta, se construyo y analizo el registro

de desplazamientos correspondientes a los dos canales capturados como se

muestra a continuacion:

Registro de Desplazamientos, Canal 2

Al

o . b Ao il i ot \..M I J\A fn “H

e R ,uL Ll
|

Ac (g)

Tiempo (s)

Figura 4.17 Registro de desplazamientos de la torre Oriente, para el canal 2.
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Con la finalidad de aplicar el método sobre diferentes puntos del registro, se
genero la tabla 4.1 en la cual se agruparan los datos y resultados de la manera

siguiente:

Tabla 4.1 Decremento Logaritmico y Coeficiente de Amortiguamiento

para latorre Oriente.

1 2 3
Y1 0.021 0.016 0.043
Y2 0.016 0.012 0.033
6 0.27193372 | 0.28768207 | 0.26469255
§ 0.0432796 |0.04578602 |0.04212713

Analizando los valores correspondientes al coeficiente de amortiguamiento
de la tabla anterior, se observa que mediante la aplicacion del método de
decremento logaritmico, los valores de amortiguamiento varian entre 4.21 y
4.57%. Dichos valores son muy similares con los obtenidos con el método de
ancho de banda, con lo cual se corroboran y pueden ser considerados como

aceptables.

Los valores de amortiguamiento obtenidos para la torre Oriente se
aproximan al 5% utilizado en los andlisis realizados, sin embargo, este valor no es
definitivo y muy seguramente variara dependiendo del nivel de excitacion sismica,
por lo que resulta necesario continuar con la instrumentacion de cara a registrar
sismos de mayor intensidad, que permitan tener una mayor caracterizacion del

amortiguamiento del sistema.

Para finalizar es prudente abordar la problematica que se present6 con la
saturacion del equipo instalado en la torre Poniente, de lo cual podemos concluir
que a pesar de que los acelerémetros se encuentran calibrados bajo los mismos
parametros, la torre Poniente presenta un estado de mayor flexibilidad y por lo

tanto es mas vulnerable a presentar excitacion con estimulos de baja intensidad
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tales como rafagas de viento; por estos motivos se recomienda efectuar
inspeccion y mantenimiento de los equipos en periodos de tiempo no mayores de

dos meses, durante el tiempo que se instrumente la estructura.
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5. MODELO NUMERICO.

5.1 INTRODUCCION.

El tratar de describir una estructura con las caracteristicas que presenta la
Catedral de Morelia es complicado, pero para este trabajo abordaremos una
explicacion generalizada de los macroelementos torres y fachada principal de esta
magna obra, la cual se observa en la figura 5.1.

Figura 5.1 Perspectiva de la fachada Norte de la Catedral de Morelia.

Cada torre posee una compleja geometria interna que esta constituida por
seis sistemas de entrepiso. El primer nivel se conforma por una seccion de muros
en planta tipo L, la cual se complementa con una robusta columna de seccion
cruciforme (ver figura 5.2), éste nivel se corona con una boveda de arista
cuatripartita perfecta (ver figura 5.10a).
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Figura 5.2 Planta correspondiente al primer nivel de la torre Oriente.

El segundo y tercer nivel presentan una configuracién cuadrilatera en
planta, en la cual unicamente se aprecian muros perimetrales con las oquedades
correspondientes a ventanas y puertas de acceso; a su vez también se observa el
vano de escalera de seccion circular, la cual presenta el espiral dentro del muro
frontal (ver figura 5.3). Estos niveles poseen bdvedas de cafidn, con secciones
correspondientes a un arco rebajado; la direccion de las bévedas es de Este a
Oeste, excepto en el tercer nivel de la torre poniente la cual presenta una

orientacion Norte-Sur (ver figura 5.10b y 5.10c).
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Figura 5.3 Plantas correspondientes al segundo y tercer nivel de la torre Oriente.
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El blogue del cuarto nivel corresponde a la camara que alberga a la
maquina del reloj, ésta adquiere una reduccion en planta del 45% a una cuarta
parte de la altura y por lo tanto se genera una disminucion en espesor de muros
de 2.6m a 1.6m (ver figura 5.4). Entre los detalles mas relevantes que se tienen en
esta seccion se encuentra la presencia de los 6culos correspondientes a las
caratulas circulares del reloj, las cuales atraviesan en su totalidad al muro. Cabe
mencionar que la configuracion de un cambio de direccion en el espiral de la
escalera de la torre oriente coincide con la caratula del reloj, lo cual impidi6é que se
generara dicha apertura hasta el interior de la camara. Este bloque posee una

bdveda de tipo cuatripartita, la cual se repite en ambas torres (ver figura 5.10d).

12,34

2,63 712 2,59
l l

Figura 5.4 Planta correspondiente a la camara del reloj de la torre Oriente.

El primer campanario considerado también como el quinto bloque conserva
una seccion cuadrilatera, la cual se desplanta en cuatro apoyos ubicados en las
esquinas. Estos a su vez presentan una seccion robusta tipo L, los cuales en su
parte central cuentan con dos balcones-campanario con orientacion al exterior
(uno por cara) y un tercero con direccion al interior (ver figura 5.5). En la parte

superior de este bloque se presenta una cupula la cual corresponde a la camara
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resonante del campanario, la que se aloja en un segundo cambio de seccion, el

cual presenta un cambio drastico pasando de una seccion cuadrilatera a otra de

PEIN
1
N g | 7

Figura 5.5 Planta correspondiente al primer campanario de la torre Oriente.

tipo octagonal (ver figura 5.10e).

El sexto blogue o segundo campanario, adopta una seccién octagonal la
cual se desplanta sobre ocho pilares que conforman el campanario (ver figura 5.6).
En este elemento después de su media altura se genera un abocinamiento que
produce una reduccion paulatina, para llegar de esta manera a la linternilla que
presenta ocho ventanas y se corona con una cupula de ocho segmentos (ver
figura 5.10f)

|
J
-

Figura 5.6 Planta correspondiente al segundo campanario de la torre Oriente.
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El muro de la fachada principal se constituye de tres portadas, de las cuales
la central corresponde a la nave principal y las dos adyacentes pertenecen a las
naves laterales. Las portadas estan separadas por un par de pequefios
contrafuertes los cuales conservan su seccion en toda su altura. La portada
principal presenta en la parte central del segundo tercio un éculo de seccion oval,
el cual se encuentra tapiado por un murete de menor espesor, de manera similar
las portadas laterales poseen una ventana rectangular; para rematar, dichas
portadas lucen un frontén que sobrepasa el nivel de las naves laterales (ver figura
5.7).

1 [ L 1] [
[ |

Figura 5.7 Alzado de la fachada norte de la Catedral de Morelia.
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5.2 MODELADO ANALITICO DEL CONJUNTO TORRES-FACHADA PARA
CALIBRACION.

El modelo analitico que se generd para el estudio de las torres y fachada de
la Catedral de Morelia fue realizado siguiendo de manera fiel los detalles y
caracteristicas que presenta la edificacion. Se partié de los planos en formato CAD
facilitados por el Patronato de la Catedral, los cuales corresponden a la planta de
conjunto (ver figura 5.8) y a los alzados de las fachadas Norte y Poniente, las

cuales se muestran en la figura 5.7 y 5.9

Figura 5.8 Planta de conjunto de la Catedral de Morelia.
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Figura 5.9 Fachada Poniente de la Catedral de Morelia.

Debido a la complejidad de la geometria interior de las torres y a que no se
contaba con planos detallados para estos elementos, fue necesario realizar el
levantamiento de las dimensiones y caracteristicas relevantes. Es importante
recalcar que, a pesar de que la geometria exterior de ambas torres es idéntica, su

configuracion interna exhibe variaciones importantes.

Las diferencias mas relevantes que presenta la torre Poniente en
comparacion con la torre Oriente son las siguientes: presencia de oquedades de
dimensiones importantes en las bovedas del segundo y tercer nivel, cambio en la
direccién y altura en la béveda de cafion del tercer nivel, disminucion en la altura
de la camara del reloj, y de la abertura del 6culo del reloj en la fachada Norte,
cambio en la trayectoria del espiral de la escalera en el segmento correspondiente
a la camara del reloj, asi como también menor altura en la cipula de la camara

resonante del primer campanario, entre otros (ver figura 5.13).
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Con base en las dimensiones medidas en la estructura se elaboré un
modelo tridimensional a base de lineas y puntos en formato CAD para cada una
de las bovedas, ésto debido a la complejidad y detallado de cada uno de estos

elementos (ver figura 5.10).

Figura 5.10 a) Capilla de la Virgen de la Soledad, torre Oriente. b) Béveda de cafion del segundo nivel.

c) Boveda de cafion del tercer nivel. d) Camara del reloj. e) Primer campanario. f) Segundo campanario.
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Posteriormente, la geometria de cada elemento se export6 al programa GID
9.0.2, en el cual se trabajé en la construccion de una malla de elementos
tetraédricos solidos (ver figura 5.11), la cual se tom6é como base para la

elaboracién de un modelo numérico de elementos finitos.

Figura 5.11 a) Capilla de Las Religiosas, torre Poniente. b) Camara del segundo nivel. ¢c) Camara del

tercer nivel. d) Camara del reloj. €) Primer campanario. f) Segundo campanario.
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Para continuar con los trabajos de mallado fue necesario generar un
modelo de calibracién, en el cual se fusionaron todos los elementos que
conforman las dos torres en interaccion con el muro de la fachada Norte (ver figura
5.12); lo cual di6 origen a un modelo de elementos finitos formado por 52,349

nodos y 202,296 elementos tetraédricos.
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Figura 5.12 Modelo de elementos finitos.
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Figura 5.13 Configuracion interna del modelo.

Teniendo el modelo global mallado fue posible designar materiales a cada
uno de los elementos que conforman la estructura, los cuales de dividieron en:
mamposteria y relleno; éstos se establecieron por medio de volimenes, que
previamente fueron configurados (ver figura 5.14). Y para finalizar, se asignaron
condiciones de apoyo a los nodos de la superficie inferior del modelo global de

calibracion.
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Figura 5.14 Asignacion de materiales en el modelo.

5.3 MODELO ANALITICO GLOBAL.

Al inicio del modelo analitico se considerd Unicamente la interaccién de
ambas torres con el muro correspondiente a la portada principal, lo cual generé
gran incertidumbre al realizar su analisis, ya que se presentaron efectos de torsion
en el segundo modo de vibrar de la estructura que no correspondian al
comportamiento esperado para la misma. Debido a esto, fue necesario
complementar el modelo aumentando su tamafio para considerar la interaccién de

las torres y la fachada, con las naves y capillas adyacentes (ver figura 5.15).
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Figura 5.15 Isométrico del modelo global del conjunto torres fachada.

Dicha interaccion incide en una mejor simulacién del comportamiento real
de las torres, por este motivo se incluyeron de manera obligada, los elementos
estructurales que corresponden al conjunto de naves principales y laterales, las

cuales sujetan y confinan tanto a las torres como a la fachada.

Asimismo, se trato de confinar ambas torres con las capillas subsecuentes
correspondientes a cada una de las torres, las cuales tuvieron que ser confinadas

con su seccion correspondiente de naves (ver figura 5.16).
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Figura 5.16 Vista posterior del modelo global del conjunto torres fachada.

fachada, conformado por

El modelo global generado para el conjunto torres

constituye la base principal

389541 elementos finitos tetraédricos y 100042 nodos

para los andlisis posteriores y la evaluacion de la vulnerabilidad sismica del

sistema.
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6. ANALISIS ESTRUCTURAL

6.1 INTRODUCCION

El analizar una estructura con las caracteristicas que presenta la magna
Catedral de Morelia es sumamente complicado, ya que para ello fue necesario
generar un modelo de elementos finitos de tipo tetraédricos, al cual se le asigno un
modelo constitutivo que fuera capaz de representar las propiedades mecanicas

de la mamposteria ante un comportamiento de tipo no lineal.

Ademas fue posible examinar la estructura mediante un analisis temporal
de tipo lineal, en el cual se generd un estudio del comportamiento de los esfuerzos
en la estructura ante un estado de cargas verticales producto de su propio peso y
excitaciones de tipo sismico para los periodos de retorno correspondientes a 475y
975 anos.

6.2 ANALISIS MODAL Y CALIBRACION DEL MODELO NUMERICO

El proceso de calibracion numérica para el caso de monumentos histéricos
es un paso trascendental debido a que existen grandes incertidumbres en las
propiedades mecéanicas de los materiales, en la rigidez actual que presenta la
estructura, en el grado de intemperismo debido al factor edad y en los
procedimientos constructivos, que se ven magnificadas ante la imposibilidad de
efectuar ensayes destructivos y semidestructivos para estimar tales propiedades.
En nuestro caso dicho proceso de actualizacion del modelo numérico se generé a
partir de la medicion de vibraciones ambientales, las cuales tratadas mediante
técnicas de identificacion dindmica se considera una rapida alternativa para

obtener una aceptable caracterizacion estructural de manera globalizada.
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El modelo ajustado experimentalmente aunado a una adecuada eleccion de
técnicas de analisis y modelos constitutivos, se convierte entonces en la
herramienta principal para la realizacion de estudios estructurales y de

vulnerabilidad en nuestra investigacion.

El ajuste del modelo se consigui6 mediante la variaciéon del médulo de
elasticidad de los materiales hasta lograr la mayor coincidencia para el primer
modo de vibracién obtenido experimentalmente. Como resultado de esto se logré
una aproximacion razonable que va de 8.799 rad/seg contra los 8.859 rad/seg que
se presentaron experimentalmente sobre la torre Oriente, obteniendo una
diferencia de 0.677% la cual se considera aceptable. Cabe mencionar que el
modelo se calibré con respecto al primer modo de vibrar ya que, para este tipo de
estructuras, el primer modo absorbe la mayor cantidad de energia. Con base en lo
anterior, se pudieron obtener las propiedades mecanicas globales equivalentes

mostradas en la tabla 1.

Tabla 6.1. Propiedades mecanicas del modelo calibrado.

Material Densidad Modulo de Young Modulo de
(ton/m?) (ton/m?) Poisson
Mamposteria de
cantera 25 146900 0.2
Relleno 17 29380 0.2

Como se puede observar en la tabla anterior, los valores calibrados del
modulo de Young para mamposteria sugieren que tanto los sillares como la mano

de obra empleados en la construccion de la obra fueron de buena calidad.

Los resultados anteriores permiten formular otras conjeturas, tales como la
posibilidad de que los muros de mamposteria de los niveles inferiores de las torres

sean solidos y no presenten un nucleo de menor calidad como ocurria con
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frecuencia, o bien que la alta rigidez experimental obtenida es producto de una
buena interaccion entre la zona analizada y el resto de la catedral (naves,

arbotantes, columnas, etc.)

Con la ayuda del modelo numérico calibrado se procedié entonces a
generar un andlisis modal con la finalidad de obtener los diferentes modos de
vibrar de la estructura, haciéndose notar una configuracion deformada normal a la
portada de la fachada norte para el primer modo (ver figura 6.2), torsion para el
segundo modo (ver figura 6.3), movimiento en fase paralela a la misma fachada
para el tercer modo (ver figura 6.4), se presentan desplazamientos opuestos en
las torres comprimiendo al muro de la fachada para el cuarto modo (ver figura 6.5)

y nuevamente se genera torsion en el quinto modo (ver figura 6.6).

Figura 6.1 Configuracion original de la estructura.
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Figura 6.2 Primer modo de vibrar (deformacidon normal a la fachada).

Figura 6.3 Segundo modo de vibrar (tipo torsional).
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Figura 6.4 Tercer modo de vibrar de la estructura (desplazamiento paralelo al eje de la fachada).

Figura 6.5 Cuarto modo de vibrar de la estructura (desplazamiento opuesto de las torres

comprimiendo el muro de la fachada).
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Figura 6.6 Quinto modo de vibrar (torsion).

Los valores de frecuencia y periodo correspondientes a cada uno de los

primeros modos de vibrar de la estructura se agrupan en la siguiente tabla:

Tabla 6.2. Periodos y frecuencias del modelo calibrado.

Modo Frecuencia (Hz) Periodo (seg)
1 1.4 0.714
2 1.409 0.71
3 1.607 0.622
4 1.638 0.611
5 3.191 0.313

Resulta evidente el efecto de la asimetria de rigideces que conlleva el
hecho de haber considerado en la primera etapa del analisis Unicamente la
portada de la fachada principal ya que, al tener un eje que no es coincidente con
los centroides de las torres, se generan componentes torsionales que, muy

seguramente, se modificaran al incluir el efecto de las naves y el resto del edificio.
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Para obtener un andlisis modal de la estructura el cual fuera mas
convincente, se optd por generar una nueva calibracion del modelo; en la cual se
consideraran los elementos que restringen a las torres asi como a las secciones
de bdvedas correspondientes a las naves adyacentes. Al tener el modelo general
armado se realiz6 nuevamente su calibracion, la cual se consiguié mediante la
variacion del médulo de Young de la mamposteria hasta lograr la mayor
coincidencia con el primer modo de vibracion obtenido experimentalmente sobre la
torre Poniente. Como resultado de esto se logré una aproximacion 8.4 rad/seg
contra los 8.322 rad/seg que se presentaron experimentalmente, obteniendo una
diferencia de 0.929%la cual se considera aceptable. Cabe mencionar que para
esta calibracion se considero la frecuencia mas baja obtenida experimentalmente,
con la finalidad de obtener un rango de periodos mas alto y no despreciar los

valores derivados de las mediciones de la torre Poniente.

Con la nueva calibracion del modelo numérico se modificaron las
propiedades mecanicas de la mamposteria, reduciendo su valor del modulo de

Young en un 30.6%, lo cual nos da como resultado las siguientes propiedades:

Tabla 6.3. Propiedades mecanicas del segundo modelo calibrado.

Material Densidad Modulo de Young Modulo de
(ton/m®) (ton/m?) Poisson
Mamposteria de 25 101971 0.2
cantera
Relleno 1.7 29380 0.2

Con base en esta segunda calibracion se generaron los siguientes estados
deformados de la estructura correspondientes a los primeros diez modos de vibrar

Jlos cuales se muestran en las figuras 6.7 a 6.16.
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Figura 6.8 Segundo modo de vibrar (0.7299 seg.).
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Figura 6.9 Tercer modo de vibrar (0.6802 seg.).

Figura 6.10 Cuarto modo de vibrar (0.662 seg.).
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Figura 6.12 Sexto modo de vibrar (0.2754 seg.).
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Figura 6.13 Séptimo modo de vibrar (0.2544 seg.).

Figura 6.14 Octavo modo de vibrar (0.2457 seg.).
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Figura 6.16 Decimo modo de vibrar (0.2150 seg.).
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Los valores correspondientes a las frecuencias y periodos de cada uno de
los primeros diez modos de vibrar de la estructura mostrados en las figuras

anteriores, se agrupan en la tabla que se muestra a continuacion:

Tabla 6.4. Periodos y frecuencias del segundo modelo calibrado.

Modo Frecuencia (Hz) Periodo (seg)
1 1.35 0.7400
2 1.37 0.7299
3 1.47 0.6802
4 1.51 0.6620
5 3.27 0.3058
6 3.63 0.2754
7 3.93 0.2544
8 4.07 0.2457
9 4.42 0.2262
10 4.65 0.2150

6.3 ANALISIS LINEAL TEMPORAL

Debido al tamafo y refinamiento del modelo, para su construccion se
requirié una gran cantidad de elementos finitos (389541 elementos tetraédricos de
cuatro nodos), lo cual gener6 que para realizar los analisis de tipo estructural se
tuvieran grandes limitaciones con el software. Tal fue el caso que para generar un
andlisis lineal temporal dentro de la plataforma del programa STAAD Pro. 2007,
por lo que fue necesario dividir el modelo de elementos finitos en dos
subelementos, de 186257 elementos para el moédulo derecho y de 203131

elementos para el médulo izquierdo.

Dichos subelementos se lograron al partir por la clave de la nave central en
toda su longitud y bajando por el centro del muro de la fachada hasta llegar al
intradds del arco de la puerta principal; con esto se logré tener dos modelos en los
cuales se restringié a cada una de las torres con los elementos adyacentes a cada

una de ellas (ver figura 6.17).
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Figura 6.17 a) Modelo de elementos finitos izquierdo. b) Modelo de elementos finitos derecho.

Debido a que la division del modelo se efectud por la parte media de la
clave de las naves y arcos formeros, estos se vieron liberados, perdiendo para ello
su configuracion original, para que éstos conservaran sus propiedades y
restricciones fue necesario generar un sistema de resortes que fueran capaces de

reproducir el estado de esfuerzos que generaba el modulo faltante.

Para calibrar los resortes se realiz6 un analisis del modelo completo, en el
cual se gener6 un empuje en sentido X con una aceleracion lateral
correspondiente al 15% del peso de la estructura (4080 ton), lo cual nos di6 como
resultado un desplazamiento de 0.00545 m sobre la clave de las naves centrales.
Con base en los valores obtenidos fue posible calcular una rigidez elastica
equivalente, que se obtuvo de dividir la fuerza aplicada entre el desplazamiento

obtenido al aplicar dicha fuerza, dando como resultado una rigidez de 748486.52
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ton/m, la cual representa a la rigidez que imprime el médulo derecho del modelo
con respecto al moédulo izquierdo. Ya teniendo la rigidez equivalente ésta se
fragmento entre los nodos presentes en las superficies correspondientes a la clave
de las naves, a la clave de los arcos principales y al centro del muro de la fachada,
dando como resultado una rigidez de 2414.47 ton/m para cada resorte (310

nodos); los cuales se observan en la figura 6.18.

Figura 6.18 Modelos izquierdo y derecho con soportes en la base y resortes en la frontera central.

Teniendo los materiales calibrados y los soportes correspondientes
asignados en el modelo analitico, se di6 pie al andlisis elastico de la estructura
ante un estado de cargas accidentales en combinacién con el peso de la
estructura. Los analisis que se realizaron en el programa STAAD Pro. 2007
corresponden a cuatro combinaciones de carga para cada torre, las cuales se

agrupan de la siguiente manera: peso propio mas sismo en direccion X para un
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periodo de retorno de 475 afios, peso propio de la estructura mas sismo en
direccion Y para un periodo de retorno de 475 afios, el peso propio mas sismo en
direccion X considerando un periodo de retorno de 975 afios y peso propio mas
sismo en direccion Y para un periodo de retorno de 975 afos. Hay que mencionar
gue el programa de analisis no soporta la combinacion de la carga por sismo en

dos direcciones por estos motivos solo se consideré el sismo en una direccion.

Para efectuar dichos analisis y excitar la estructura se utilizaron
acelerogramas artificiales correspondientes a espectros de sitio obtenidos a partir
de un estudio probabilista de peligro sismico en suelo firme (Jara J.M,
comunicacion personal), con periodos de retorno correspondientes a 475 y 975

afos, los cuales se pueden observare en la figura 6.19 y 6.20.

ESPECTRO PROBABILISTA, Tr = 475 ANOS
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Figura 6.19 Espectro de demanda artificial para un periodo de retorno de 475 afios.
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ESPECTRO PROBABILISTA, Tr=975 ANOS
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Figura 6.20 Espectro de demanda artificial para un periodo de retorno de 975 afios.

De los analisis lineales temporales realizados en el programa STAAD Pro
2007 ante las combinaciones de carga mencionadas se derivaron contornos de
esfuerzos a base de combinacion colorimétrica de las zonas en las cuales se

presentan los mayores esfuerzos actuantes en la estructura.

Se concentran valores importantes de esfuerzos sobre varios puntos de la
estructura los cuales pueden ser correlacionados con el estado de dafio existente
en la estructura, tal es el caso de las grietas presentes en el intrados del arco
poligonal del primer campanario de la torre poniente (ver figura 6.21) o en las
claves de las diversas bévedas de la estructura; lo cual enmarca un panorama
aceptable de los esfuerzos esperados sobre el modelo construido ante eventos

sismicos futuros probables en el sitio.
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Norte Sur

Oeste Este

Figura 6.21 Estado agrietado de arcos poligonales y arcos formeros

del primer campanario de la torre oriente.

A continuacién se presentan graficos de contornos de esfuerzos para la
estructura ante cargas verticales y sismo en direccion X asi como también en
direccion Y, para los periodos de retorno considerados; el signo negativo denota

compresion.
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Figura 6.22 Contornos de esfuerzos principales para un estado de cargas verticales.
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Figura 6.23 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en sentido X para

un periodo de retorno de 475 afios.
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Figura 6.24 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en sentido X para

un periodo de retorno de 975 afios

Si comparamos los diagramas de contornos de esfuerzos de la figura 6.22
con los de las figuras 6.23 y 6.24 correspondiente al mddulo de la torre poniente,
podemos conocer el porcentaje en el cual se ven incrementados los esfuerzos al
presentarse un sismo y al aumentar su periodo de retorno. Con base en lo anterior
se tiene que si la estructura se ve expuesta a un sismo con un periodo de retorno
de 475 afos en sentido X los esfuerzos de tension incrementan un 6.35%,
mientras que al presentarse un evento con periodo de retorno de 975 afos en la
misma direccion los esfuerzos se pueden ver incrementados hasta en un 12.18%.
Hay que reconocer que los maximos incrementos de esfuerzos se presentaron de
manera puntual en la clave del arco poligonal primer campanario, lo cual se

correlaciona con la existencia de dicho agrietamiento en la zona.
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Siguiendo con el analisis de estados de esfuerzos correspondiente a la torre
poniente, a continuacion se presentan los diagramas de contornos de esfuerzos

para la combinacién de sismo en direccion Y.

z

i

Figura 6.25 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales.

z

'

Figura 6.26 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion Y

para un periodo de retorno de 475 afios.
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Figura 6.27 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion Y

para un periodo de retorno de 975 afos.

Al comparar los diagramas de contornos de esfuerzos que se presentan en
la figura 6.25 correspondientes al estado de cargas verticales con los de las
figuras 6.26 y 6.27 proporcionadas por combinaciones con carga sismica sobre el
maodulo de la torre poniente, podemos conocer el porcentaje que incrementan tales
esfuerzos. Se tiene que si la estructura se ve expuesta a un sismo en direccion Y
con un periodo de retorno de 475 afos los esfuerzos incrementan un 13.07%,
mientras que al presentarse un evento con periodo de retorno de 975 afos los

esfuerzos tensidnales se ven incrementados en un 14.61%.

Al comparar los porcentajes de incremento de esfuerzos para las dos
direcciones de sismo en el médulo de la torre Poniente podemos asumir que un
evento sismico con direccion predominante en Y es mas desfavorable, ya que los
incrementos de esfuerzos para un sismo con periodo de retorno de 475 afos en
dicha direccién sobrepasan a los incrementos de esfuerzos esperados para un

sismo con periodo de 975 afos en sentido en X.
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z
Y
X
Figura 6.28 Contornos de esfuerzos principales para un estado de cargas verticales

para la torre Oriente.

z

.

Figura 6.29 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion X

para un periodo de retorno de 475 afios.
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Figura 6.30 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion X

para un periodo de retorno de 475 afios.

De igual manera como se contrastd el estado de esfuerzo para la torre
Poniente, ahora se efectuara la comparacion de los diagramas de contornos de
esfuerzos correspondientes a la torre Oriente los cuales se presentan en la figura
6.28 para un estado de cargas verticales contra los de las figuras 6.29 y 6.30 en
las cuales se presentan las combinaciones con carga sismica. Se observo que si
la estructura se ve expuesta a un sismo en direccién X con un periodo de retorno
de 475 afios los esfuerzos de tension se incrementan un 8.54%, mientras que al
presentarse un sismo con periodo de retorno de 975 afos los esfuerzos se ven

incrementados en un 17.08%.

Dichos porcentajes de incremento de esfuerzos son muy similares a los que
se presentan en la torre homéloga, y de igual forma se presentan concentraciones
de esfuerzos sobre las mismas zonas, pero estas exhiben menores estados de
dafio como se muestra en la figura 6.31, el cual pudiera estar oculto de tras de las

pasadas intervenciones de tipo superficial.
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Figura 6.31 Estado agrietado de arcos poligonales del primer campanario de la torre oriente.

z
Y
X

Figura 6.32 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales parala torre Oriente.
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X
Figura 6.33 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion Y

para un periodo de retorno de 475 afios.

z

Figura 6.34 Contornos de esfuerzos para un estado de cargas verticales mas sismo en direccion Y

para un periodo de retorno de 975 afios.
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Al comparar los diagramas de contornos esfuerzos principales producto de
cargas verticales que se muestran en la figuras 6.32 contra los proporcionados
por combinaciones con carga sismica de las figuras 6.33 y 6.34, podemos obtener
el porcentaje con el cual se incrementan tales esfuerzos de tension. Por lo tanto se
tiene que si la estructura se ve expuesta a un sismo en direccion Y con un
periodo de retorno de 475 afios los esfuerzos incrementan un 19.54%, mientras
que al presentarse un evento sismico con periodo de retorno de 975 afios los

esfuerzos se ven incrementados en un 20.06%.

Si comparamos los porcentajes de incremento de esfuerzos para las dos
direcciones de sismo ahora para el modulo de la torre Oriente, podemos asumir de
igual forma que para un evento sismico con direccion en Y es mas perjudicial, ya
que los incrementos de esfuerzos para un sismo con periodo de retorno de 475
aflos nuevamente sobrepasan a los incrementos de esfuerzos esperados para un

sismo con periodo de 975 afos en sentido X.

Ahora bien, si nos damos a la tarea de comparar los incrementos en los
estados de esfuerzos para ambos médulos, bajo las mismas combinaciones de
carga mas sismo, obtenemos que el modulo correspondiente a la torre Oriente
presenta mayores incrementos de esfuerzos de tensién; los cuales probablemente
son producto de la variacién en la configuracidn interna y a las restricciones que
presenta la torres de manera particular, lo cual puede coincidir con un cambio de

rigidez en la estructura y a un aumento de flexibilidad de la misma.

Al realizar un estudio general de los esfuerzos de compresion para los
diversos analisis realizados sobre los moédulos de las dos torres, podemos
comparar el maximo esfuerzo de compresién obtenido el cual presenta un valor
igual a 2.64 kg/cm? contra un f*m=E/1000 el cual corresponde a 10.1971 kg/cm?
de acuerdo con las recomendaciones del Eurocédigo 6 (EC-6) y PIET 70 (1971).

Con base en lo anterior podemos concluir que los esfuerzos de compresion
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esperados no sobrepasan a la resistencia a compresion de la mamposteria de la

Catedral, ya que corresponden solo a un 25.889% de su resistencia.

Continuando con el analisis de los resultados obtenidos en el analisis lineal
temporal, es entonces posible tener una idea aproximada del factor de
amplificacién dinamica que sufre una sefal introducida en la base y registrada en
la punta de cada una de las torres de manera analitica. El valor de dicho factor de
amplificacién se obtiene por comparacion de ambas sefiales al generar el cociente
entre los valores maximos y minimos presentados en los registros obtenidos, los

cuales se muestra en las siguientes figuras:

Figura 6.35 Sobre posicion de la sefial en la base correspondiente a un periodo de 475 afios en

direccion Xy la sefial obtenida en la punta de la torre Oriente, con un FAD= 2.732.
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Figura 6.36 Sobre posicion de la sefial en la base correspondiente a un periodo de 475 afios en

direccion Y y la sefial obtenida en la punta de la torre Oriente, con un FAD= 1.971.

Analizando la comparativa de las sefiales se tiene que el valor del factor de
amplificacion dinamica (FAD) para la torre Oriente se encuentra entre 2.732 y
2.841 para la direccion X con periodos de retorno de 475 y 975 afios
respectivamente; de igual forma, el valor del factor de amplificacion dinamica para
la direccion Y se encuentra en un rango de 1.971 a 2.068, siendo éste menor que

el de la direccion X para dicha torre.

De manera similar se obtuvieron los valores correspondientes a los factores
de amplificacion dinamica para la torre Poniente y a continuacion muestran
algunas graficas comparativas donde se puede observar claramente el fenbmeno

de amplificacion de la sefial de entrada (ver figuras 6.37 y 6.38).
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Figura 6.37 Sobre posicién de la sefial en la base correspondiente a un periodo de 975 afios en

direccion Xy la sefial obtenida en la punta de la torre Poniente, con un FAD= 2.836.
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Figura 6.38 Sobre posicién de la sefial en la base correspondiente a un periodo de 975 afios en

direccion Yy la sefial obtenida en la punta de la torre Poniente, con un FAD= 2.051.
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Para la torre poniente se aprecia que el factor de amplificacion dindmica
correspondiente a la direccibn X se encuentra entre 2.717 y 2.836; y para la
direccion Y, el factor se encuentra entre 1.947 y 2.051, donde dichos valores son

semejantes a los obtenidos para la torre Oriente.

Para finalizar el estudio de los resultados obtenidos en el andlisis lineal
temporal, se generaron espectros de amplitudes de Fourier para los nodos
correspondientes a la punta de cada una de las torres, estos se elaboraron con
base en los aceleraciones registradas durante los analisis realizados en los
modelos, con la finalidad de determinar de manera analitica el periodo natural de
la estructura al verse sometida a un sismo artificial; dichos espectros se muestran
en las figuras siguientes, en los cuales se presentan el espectro correspondiente a
la excitacién en la punta de cada torre, para los periodos de retorno para 475y
975 afios (ver figuras de la 6.39 y 6.40).

Espectro de Amplitudes de Fuorier

1.415Hz

Amplitudes de Fourier

2 f I|
l JIM "
Jw”ﬂ

a

(e
! VTSRS

Frecuencia(Hz)

Figura 6.39 Espectro de Fourier, periodo de retorno de 475 afios en sentido X, torre Orienté.
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Figura 6.40 Espectro de Fourier, periodo de retorno de 475 afios en sentido Y, torre Orienté.

Los espectros de Fourier que se muestran en las figuras anteriores
corresponden a la estructura del modelo de la torre Oriente, dichos espectros
muestran el comportamiento en la punta de la estructura, y en estas se observa de
manera clara que el pico maximo del espectro corresponde al periodo de vibrar de
la estructura; dicho valor lo podemos tomar como el periodo de vibrar de la
estructura obtenido de forma analitica. Si comparamos los espectros de respuesta
para la direccion X, se observa que el valor del periodo para el pico maximo del
espectro se conserva y corresponde a 0.706 segundos, valor que se aproxima al
periodo obtenido experimentalmente de 0.755 segundos teniendo una diferencia
de 6.49%. A si mismo podemos generar la comparacion de los espectros de
respuesta que corresponden a la direccion Y, en los cuales el valor del pico
maximo aumenta ligeramente y se encuentra en 0.843 segundos; lo cual nos
arroja una diferencia de 10.438% con respecto al periodo obtenido

experimentalmente para la torre Oriente.
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De igual forma como se efectud la generacién de espectros de amplitudes
de Fourier para la torre Oriente, se di6 el seguimiento para adquirir los espectros
gue corresponden a la punta de la torre Poniente, dando como resultado los
espectros correspondientes a la excitacion en el punto mas alto de la estructura
(ver figuras 6.41y 6.42).

Espectro de Amplitudes de Fuorier
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Figura 6.41 Espectro de Fourier, periodo de retorno de 975 afios en sentido X, torre Poniente.

Figura 6.42 Espectro de Fourier, periodo de retorno de 975 afios en sentido Y, torre Poniente.

104



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS
UMSNH

Si generamos la agrupacion y comparacion de los picos maximos de los
espectros, podemos observar que los correspondientes a los periodos de retorno
de 475 y 975 afos en direccion X presentan un valor maximo de amplitud para un
periodo de 0.711 segundos el cual se repite con una variacion de 5.82% con
respecto al valor obtenido de manera experimental. De igual manera se gener6 la
comparacion de los espectros correspondientes a la direccion Y, en el que de
manera similar se conserva el valor de 0.843 segundos para el periodo del pico
maximo en los espectros repitiéndose una aproximacion de 10.43% con respecto

al valor de 0.755 segundos obtenido experimentalmente para esta torre.

Ademas al observar la sobreposicion de los espectros de Fourier
correspondientes a la excitacion en la base y en la punta de la estructura, se tiene
que los picos maximos de ambos espectros generados en todas las
combinaciones de carga efectuadas no comparten valores de periodo cercanos, lo
que implica que la estructura dificilmente entraria en resonancia con el periodo del

suelo.

6.4 ANALISIS DE EMPUJE INCREMENTAL NO LINEAL

En el ambito del andlisis estructural de monumentos histéricos un estudio
de comportamiento elastico representa un paso preliminar en el entendimiento del
comportamiento y el estado en el cual se encuentra la estructura en cuestion, por
estos motivos es necesario generar andlisis mas sofisticados en los cuales se
pueda reproducir de una manera mas adecuada el comportamiento de la
estructura ante las solicitaciones de carga esperadas. Debido a lo anterior es de
suma importancia generar estudios en los cuales se incursione en el ambito de
comportamiento inelastico de la estructura para de esta manera obtener

resultados mas precisos y confiables en este tipo de edificaciones.
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En la presente investigacion se generaron una serie de analisis en los
cuales se consider6 el comportamiento no lineal de la estructura; éstos se
realizaron en la plataforma del programa DIANA (TNO DIANA 2010) el cual cuenta

con un modelo constitutivo adecuado para la mamposteria no confinada.

Se opto por la realizacién de un analisis de empuje incremental estatico no
lineal sobre el modelo de elementos finitos calibrado de la estructura, consistente
en generar una serie de analisis iterativos en los cuales se aceler¢ lateral e
incrementalmente la masa del modelo, con la finalidad de obtener
desplazamientos en diferentes puntos tales como la punta de las torres, los
entrepisos que conforman a cada uno de los bloques de las torres, el muro de la
fachada, la clave de las bovedas de naves central y laterales, la clave de los arcos
principales de las naves, entre otros; hasta llegar a un punto en el cual la
estructura no soportara mayores incrementos de carga dentro del estado inelastico

de deformacion.

6.4.1 Modelos Constitutivos

Con la finalidad de estimar la vulnerabilidad sismica de las torres de la
Catedral es necesario determinar el comportamiento no lineal ante carga lateral y

vertical del modelo analitico de la estructura.

Dentro de este tipo de analisis la relacién inicial existente entre tensiones y
deformaciones debe quedar definida previamente. Se empled el modelo de dafio
distribuido (smeared cracking, Weihe et al., 1998) para el régimen a traccion del
material, y el modelo de plasticidad de Drucker-Prager propuesto inicialmente por
Drucker et al (1957), para el régimen a compresion. La combinacién anterior suele
emplearse en el analisis con materiales cuasi-fragiles, como lo son las estructuras

de mamposteria antigua.
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6.4.1.1 Dafo distribuido (smeared cracking)

Este modelo se basa en descomponer la deformacion total (¢) en una

deformacion elastica (£°) y una deformacion de fractura (&%) de acuerdo con:
e=¢&"+&" (6.1)

La sub-descomposicion de la deformacion de fractura & permite una facil
combinacién del modelo con modelos de plasticidad (mamposteria, hormigén,
etc.). La relacion existente entre la deformacion global y la deformacion de fractura

& esta dada por:
£ = Ne (6.2)

Donde e es el vector que ensambla la deformacion de fractura para cada

fisura individual, es decir:

e = (6, e, & o €7 )| (6.3)
Con una deformacion de fractura para la fisura i dada por:

o = (e 7a0s) (6.4)

y N es una matriz de transformacién para el vector normalizado en el plano de la

fisura, con referencia al sistema mostrado en la figura 6.43.
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t1 L

{ Iy } nz = M

to = 1My < 0
0 ) ™

Figura 6.43 Modelo de fisuracién fija multi-direccional en el sistema n-t.

De igual forma, es posible ensamblar un vector que contenga las tensiones

para cada fisura (s ):
S = (87, 85, 8, ST (6.5)

El cual esta relacionado con el vector global de tensiones (o) de la

siguiente forma:
scr _ NTO' (66)

El modelo constitutivo estara entonces completo si es definido el criterio de
iniciacion para la fractura, ademas de la relacion entre las tensiones y
deformaciones de fractura. Dicho criterio de iniciacion esta gobernado por corte

(cut-off) a traccion y un angulo umbral entre dos fisuras consecutivas.

Por tanto, la relaciéon entre el vector de tensiones y deformaciones en el

sistema de coordenadas global se podra obtener como:
o= D{g—g”} (6.7)
Sustituyendo la ecuacion (6.2):

o=D{s—Ne| 6.8)
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Haciendo s =D

secant

e“y tras varias simplificaciones, se puede llegar a que:

a:[D—DN[DSCercam + NTDNPNTDJg (6.9)
La relacion entre los parametros tradicionales de fisuracion (los factores de

reducciéon para los médulos de Young u« y de cortante f), puede ser obtenida

facilmente a partir de la expresion (6.9), y estan ilustrados en la figura 6.44.

a = o
= +
E I
H’E | Dsecant
£ EE . Ecr .
T T T
= +
G 11
JBG Dsecant

)_}(_-' )_TE_- )_}(CI'_-'

Figura 6.44 Relacién entre parametros de fisuracioén tradicional y secante.

Asumiendo tensién plana con rigidez elastica la matriz constitutiva D estara

dada por:
0
D=E |, 1 o0 (6.10)
1-0° 1 '
0 0 =(1-
00 R0

Y suponiendo que el sistema coordenado de fisuracién esta alineado con el

sistema global, la matriz de transformacién seré:
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1 0
N={0 0 (6.11)
0 1

Sustituyendo estas relaciones en la ecuacion (6.9) y simplificando se
obtiene finalmente:

HE vuE
1-uv® 1-uv? 0
GXX lLlE lLl SXX
o, b= 15‘; . 1_'202 0 e, (6.12)
Ty Vxy
0 0 e
| 2@L+v)]

En donde los parametros tradicionales x y £ estan relacionados con los

parametros de la rigidez secante D_ ., y D

secant *

Dian =+ E (6.13)
1-u

', - o (6.14)
1-p

6.4.1.2 Modelo de plasticidad de Drucker-Prager

El modelo de Drucker-Prager es una aproximacion suavizada de la
superficie de cedencia de Mohr-Coulomb, el cual es una superficie conica en el

espacio de tensiones principales (figura 6.45), y esta dado por la siguiente funcién:
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f (o, k) = %O'TP0'+Jf7zT0'—ﬂ(T(k) (6.15)

en la cual c(k) es la cohesion en funcion de una variable de estado interna k.

P es la matriz proyeccion y esta dada por la expresion (6.16).

=0
{b}) Drucker—Prager

{a} Mohr—Coulomb

a2 L)

8=

ol

Figura 6.45 Condicion de cedencia para los modelos de Mohr-Coulomb y Drucker-Prager.

(2 -1 -1 0 0 0
-1 2 -1000
-1 -1 2 000
P= (6.16)
0O 006 00O
0O 0006 0
0 0 0 00 6]
y el vector de proyeccion r por:
7= 110 0 0 (6.17)
Las cantidades escalares a5 y £ estan dadas por:
f :M (6.18)
3—sing(k)
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_ 6cosdy
ﬂ_3—sin¢0 (6.19)

Como se puede apreciar el angulo de fricciobn interna del material ¢
también es funcion de la variable de estado k. El &ngulo de friccién interna inicial

viene dado por ¢,. La ley de flujo estd dada por una ley no-asociada g = f, con

un potencial plastico dado por:

g(a,k)zw%o-TPa +agizT0' (6.20)

en donde el escalar oy esta definido por el &ngulo de dilatancia YV :

_2sing(k)
%07 3 sing(k) (6.21)

Con lo cual resulta el siguiente vector para la deformacion plastica:

P ;|Po

& =M—+agr 6.22
(oo +agn) (6.22)

con el escalar ¥ definido por:
1 7
Y= EO‘ Po (6.23)

Por otro lado, la relacion entre la variable de estado k y el proceso plastico
esta dada por la hipotesis de endurecimiento. Para la condicion plastica de
Drucker-Prager se suele considerar unicamente la hipotesis de endurecimiento por

deformacion, la cual esta dada en el espacio de ejes principales por:
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k = \/g( 1P51P +6‘;82P + 53}?53?) (6.24)
con:
P
& 201 — 09 — 03 1
g; =1 9 —o1+20) —o3;+agql (6.25)
g?f’ —01— 0y +203 1

La expresion (6.24) también puede escribirse como:

k=Ay1+2a§ (6.26)

Suponiendo un material con angulos de friccion y dilatancia constantes
ademas de que es aplicable la hipotesis de endurecimiento por deformacion, se

puede llegar a que:
83P = —/i(l— ag ) (6.27)

por lo que la relacion entre la deformacion uniaxial plastica y la variable interna de

estado se puede plantear como:

2
) V14 2a
k=—V_""9.P (6.28)

con lo que finalmente la relacion entre la tension uniaxial o3 =—f. y la cohesion

equivalente ¢ estara dada por:

113



CAPITULO 6. ANALISIS ESTRUCTURAL

1_ _.
c=f, af _ 1-singy

i ¢ 2cosg

donde f. es laresistencia a compresion simple del material.

(6.29)

La cohesion equivalente anterior conserva su valor aun para el caso de

resistencia biaxial, por lo que para concreto simple la relacién entre la resistencia

uniaxial y la biaxial suele ser de aproximadamente 1.16, lo cual conduce a un

angulo de friccion interna ¢y ~10° y una cohesion C~0.42f., valores que se

emplearan en el presente estudio debido a que no se cuenta con valores

especificos.

6.4.2. Parametros del modelo constitutivo para el analisis no lineal, en el programa

DIANA

Tabla 6.5.Parametros empleados para el analisis no lineal del modelo de La Catedral de Morelia.

PARAMETRO (DIANA) MAMPOSTERIA | RELLENOS
YOUNG (TON/M2 ) 101971 29380
POISSON 0.2 0.2
DENSIT (kg /m3) 2.5 1.7
CRACK 1 1
CRKVAL (Pa) 20 20
TAUCRI 1 1
BETA 0.01 0.01
TENSIO 1 1
TENVAL 0.001 0.001
ch (MPa) 6.411 6.411
YLDVAL sph 0.174 0.174
sps 0.174 0.174
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Tabla 6.6. Parametros a introducir para el analisis no lineal en el programa DIANA

YOUNG | Modulo de Young del material {de]l modelo analitico calibrado)
POISON | Modulo de Poisson.
DENSIT | Densidad.
Parametro que indica el tipo de crniterio de tensidén de traccidn méxima
(cut off) escogido (la fisura aparece si la tensidén principal méxima excede
la resistencia a traccion f,). Se ha utilizado el de tipo constante, al cual le
corresponde un valer unitario en el programa.
o
"
CRACK hA
» O
pA
CRKVAL | Resistencia maxima a traccién f,.
Indica el tipo de retencidon por cortante.
TAUCRI | Se ha utilizado el tipe constante al cual le corresponde un valor unitario
en el programa.
BETA En el caso utilizado es el factor p
Indica el tipo de snavizado de tensiones.
Se ha utilizado el tipo lineal al que le corresponde un valor unitario en el
programa.
o’m]
S .26,
ECI —
TENSIO “ fh
Za
&/
G,es la enerpia de fractura, ¢ la deformacién de fractura dltima
(calculada con la expresién indicada) v # ¢l ancho de fisuracién
calculado como la raiz cibica del volumen del elemento finito.
TENVAL | Es la deformacion de fractura iliima £
Especifica la superficie de cedencia a utilizar. En nuestro caso DRUCKE,
YIELD .
es decir, de acuerdo con el modele de Drucker-Prager.
En el caso de Drucker-Prager involucra tres parametros:
YILDVAIL | ch: cohesién equivalente del material (¢ =0.42f), sph: sm¢ (se tomé
¢=10°), sps: sm¥ (se considerd ¥ =10°).
Especifica la hipotesis de endurecimiento por deformacidn a considerar.
HARDEN | En el caso analizade STRAIN por ser la tmica disponible para este

modelo de plasticidad.
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6.4.3. Resultados del analisis de empuje incremental no lineal

Considerando la aceleracion lateral de masa de la estructura como fuerza
aplicada sobre la misma podemos obtener el cortante basal, y si a su vez lo
relacionamos con el desplazamiento producto de dicha carga incremental, es
posible obtener las curvas de capacidad para los diferentes puntos de control (ver
figura 6.46 a 6.53).

Figura 6.46. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Poniente, empuje en direccién -Y.

Figura 6.47. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Oriente, empuje en direccion —Y.
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Figura 6.48. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Poniente, empuje en direccién +Y

Figura 6.49. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Oriente, empuje en direccion +Y
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Figura 6.50. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Poniente, empuje en direccién -X

Figura 6.51. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Oriente, empuje en direccion -X

118



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS
UMSNH

Figura 6.52. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Poniente, empuje en direccion +X

Figura 6.53. Curvas de capacidad para diferentes puntos de la torre Oriente, empuje en direccion +X
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Las curvas de capacidad que se muestran en las figuras anteriores
corresponden al comportamiento de diferentes puntos sobre ambas torres, de
estas se puede observar una configuraciéon de deformaciones que incursiona en
un estado inelastico de manera particular para cada uno de estos
macroelementos, ante el estado de carga incremental aplicado en dos direcciones
y en sentidos negativo y positivo. El resto de las curvas de capacidad se muestran

en el anexo A.

Analizando las curvas de capacidad para ambas torres podemos observar
gue las correspondientes al empuje en direccion Y en sentido negativo presentan
los mayores desplazamientos, mientras que en la misma direcciobn pero con
sentido contrario se presentan los menores desplazamientos. Las diferencias que
se presentan para dichos desplazamientos, producto de los empujes en direccion
Y, son generadas debido a que al empujar al modelo en direccion Y con sentido
negativo los macroelementos torres no presentan restriccion alguna quedando
libres a lo largo de toda su altura. Ahora bien si la estructura se desplaza en
direccion Y pero sentido positivo, los macroelementos torres se ven restringidos
con las capillas adyacentes, las cuales interaccionan con las torres

aproximadamente hasta un cuarto de su altura total.

Si revisamos los desplazamientos obtenidos para el empuje en direccién X
para los dos sentidos, tenemos que los macroelementos torres presentan un
comportamiento  similar para dichos empujes, destacando mayores

desplazamientos para el empuje en sentido negativo.

Ya conociendo la direccién y el sentido del empuje que imprime mayores
desplazamientos podemos generar diversas comparativas sobre los puntos de
control sobre las torres, el muro de fachada, arcos principales y naves (ver figuras
6.54 a 6.62).
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10666

PUNTA DE TORRES

2668

Vhiton)

T T T T T T T T T & 1

-1.80E+00 -1.60E+00 -140E400 -1.20E+00 -100E+00 -B00E-01 -6.00E-01 -400E-01 -Z2.00E-01 0.00E+00 2.00E-01

Desplazamiento (m)

e PUNTA TORRE PONMIENTE P UMNTA TORRE ORINTE

Figura 6.54. Curvas de capacidad para la punta de las torres, empuje en direccién -Y.

SEGUNDO CAMPANARIO

10000

5000

— T o
\ 8666
\ 7000

6088

Vb (ton)
8%

-1.20E+00 -1.00E+00 -8.00E-01 -6.00E-01 -4 00E-01 -2.00E-01 0.00E+00 2.00E-01

Desplazamiento (m)

7 CAMP_PONIENTE 7 CAMP.ORIENTE

Figura 6.55. Curvas de capacidad para el piso del segundo campanario, empuje en direccién -Y.
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PRIMER CAMPANARIO

10860
5609
80D
7000
5000

=

< 00

-

>
quu‘
380
2000
1860

. : : : : : . 2 .
~7.00E-01 -6.00E-01 -5.00E-01 -4.00E-01 -3.00E-01 -2.00E-01 -1.00E-01 0.00E+00

Desplazamiento (m)

w=—=TORRE PONIENTE =—=TORRE ORIENTE

1.00E-01

Figura 6.56. Curvas de capacidad para el piso del primer campanario, empuje en direccion —Y.

CAMARADEL RELOJ

s
2
o
=
2000
1008
r T T T T T T T T T ) 1
-3.00E-01  -4.50E-01 -400e-01  -3508-01  -3.008-01  -2.50E-01 -2008-01  -150E-01  -1.00E-01  -5.00E-02 0.00E+00

Desplazamiento (m)

e TORRE POMNIENTE =~ ====TORRE ORIENTE

5.00E-02

Figura 6.57. Curvas de capacidad para el piso de la camara del reloj, empuje en direccion Y.

122



MAESTRIA EN INGENIERIA EN EL AREA DE ESTRUCTURAS

UMSNH
SEGUNDA CAMARA
TOE0E
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- so00
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\Uw
=
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a
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364
2686
1068
o
T T T T T & |
-2.50E-01 -2.00E-01 -1.50E-01 -1.00E-01 -5.00E-02 0.00E+00 5.00E-02
Desplazamiento (m )
== TORRE PONIENTE =—=TORRE ORIENTE

Figura 6.58. Curvas de capacidad para el piso de la segunda camara, empuje en direccion -Y.

PRIMER CAMARA

10600

G068

._-u-hn.‘-‘_ Foae

Vb (ton)

T T T T T T T 4 1

-1.40E-01 -1.20E-01 -1.00E-01 -8.00E-02 -6.00E-02 -4 00E-02 -2.00E-02 0.00E+00 2.00E-02
Desplazamiento (m)

w=eTORRE PONIENTE =~ ====TORRE ORIENTE

Figura 6.59. Curvas de capacidad para el piso de la primer camara, empuje en direcciéon -Y.
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Figura 6.60. Curvas de capacidad para el plano del muro de la fachada, empuje en direccion -Y.

Figura 6.61. Curvas de capacidad para la clave de naves, empuje en direccion -Y.
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Figura 6.62. Curvas de capacidad para la clave de arcos principales, empuje en direccion —Y.

Al sobreponer las curvas de capacidad de ambas torres para los diferentes
puntos medidos sobre las torres se tiene que las curvas de capacidad
correspondientes a la torre Poniente presentan un desarrollo similar al de su
homologa al arranque, conservando una misma rigidez (ver figuras 6.54 a 6.59). Al
incrementarse los desplazamientos y presentarse un cambio de pendiente sobre
las curvas, estas se desprenden ligeramente lo que conduce a un comportamiento
inelastico distinto, en el cual resaltan mayores desplazamientos y una menor
rigidez de la torre Poniente en comparaciéon con la torre Oriente la cual posee un

comportamiento mas rigido.

Observando de manera particular a la figura 6.58, correspondiente al piso
de la segunda camara, se tiene que la rigidez y desplazamientos existentes entre
la torre Oriente y Poniente presentan diferencias muy marcadas y esto se debe a
gue el segundo bloque de la torre Oriente se ve restringido por el tambor de la
cupula de la capilla adyacente, lo cual imprime una mayor rigidez y limita los

desplazamientos.
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De manera similar podemos identificar algunas diferencias en el
comportamiento del muro de la fachada, las naves y arcos principales. Para la
portada principal o muro de fachada se rastrearon los desplazamientos sobre tres
puntos, los cuales corresponden a los frontones: izquierdo, derecho y central; al
traslapar las curvas de capacidad correspondientes a estos tres puntos (ver figura
6.60), se observa un desarrollo muy similar a lo largo de casi todas las curvas, y
las diferencias de mayor relevancia se presentan al final de las mismas donde la
curva correspondiente al fronton izquierdo presenta un menor desplazamiento, lo
cual seguramente es producto de las restricciones y confinamiento que le ofrece la

torre Oriente.

Los puntos medidos sobre las claves de las naves y arcos principales
presentan un comportamiento muy similar, de la sobreposicion de sus curvas (ver
figuras 6.61 y 6.62) se puede resaltar que los puntos correspondientes a la nave y
arco principal centrales presentan una menor rigidez y mayores desplazamientos
debido a su configuracion y altura, ademas de que las naves laterales imprimen

poca restriccion a estas zonas.
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7. EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD SiSMICA DEL CONJUNTO
TORRES-FACHADA

7.1 INTRODUCCION

La evaluacién de la vulnerabilidad sismica para estructuras antiguas de tipo
religioso construidas a base de mamposteria no confinada, es un procedimiento
poco estudiado que se traduce en un prondstico aceptable del comportamiento de
la estructura ante un estado de cargas sismicas esperadas, estableciendo de

manera probabilista un estado de dafio esperado ante las mismas.

Este tipo de analisis es generado particularmente a estructuras importantes
que representan gran interés para la comunidad, debido a que la metodologia es
relativamente compleja y requiere de gran inversion de tiempo en modelado,

calculos matematicos y computacionales.

7.2 APLICACION DEL METODO DEL ESPECTRO DE CAPACIDAD

En los ultimos afos, la tendencia del disefio sismico apunta a la sugerencia
de proyectar los diferentes elementos (estructurales y no estructurales) de un
sistema constructivo, de tal forma que para un cierto nivel de peligrosidad sismica
la estructura exhiba un cierto nivel de desempefio predeterminado. El criterio

anterior se conoce como disefio por desempefio (Martinez 2007).

En la actualidad, el desempefio sismico de una estructura se puede obtener
a partir de técnicas especificas y andlisis lineales o0 no lineales. Una de las
técnicas mas utilizadas para este fin es la conocida como el Método del Espectro
de Capacidad (Freeman 1998, Fajfar 2000), en el cual se compara la capacidad
de la estructura para resistir fuerzas laterales, con la demanda de resistencia para

un cierto nivel de peligrosidad sismica impuesto sobre el sistema.
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7.2.1 Espectro de Capacidad

Una vez determinada la curva de capacidad, conviene trabajarla en
unidades que se puedan correlacionar de manera mas conveniente con la
demanda sismica esperada. Para lograr lo anterior, se calcula el espectro de
capacidad transformando las unidades de fuerza a aceleracién espectral, y los

desplazamientos de la estructura a sus homaologos espectrales.
Freeman (1998), propone realizar la conversion anteriormente mencionada

utilizando las propiedades dinamicas de la estructura. Para lo anterior se parte del

factor de participacion modal, I';, dado por la siguiente expresion:

il
okl L

donde:

{¢}1 : Vector modal para la frecuencia fundamental (normalizado con respecto al

altimo nivel)
[m]: Matriz de masas
{L}: Vector unitario

Para desplazamientos Sy y aceleraciones espectrales S, en el modo fundamental,

los vectores de fuerzas {f}, y desplazamientos {A}, correspondientes estan dados

por:
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{f }1 - [m]{¢}lrlsa (7.2)

A} =[m]r;s, (7.3)

Para el vector modal normalizado con respecto al ultimo nivel, el desplazamiento

(ecuacion 7.3) correspondiente estara dado por:
A =T33, (7.4)
De donde el desplazamiento espectral sera igual a:

Sq = (7.5)

Por otro lado, se sabe que la fuerza cortante basal es igual a la suma de las

fuerzas sismica actuantes:

V, =M,S, (7.6)

Donde M, se conoce como masa modal efectiva, y se puede también calcular

como:

M, =T " [m]a} @.7)
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La masa total efectiva se recomienda que nunca sea menor de 0.75 (Freeman,

1998) veces la masa total de la estructura.

De la ecuacion (7.6) se obtiene finalmente que la aceleracion espectral sea:

S, =% (7.8)

Aplicando las ecuaciones (7.5) y (7.8) a la curva de capacidad, se obtiene

finalmente el espectro de capacidad para la estructura (figura 7.1).

5a
A _
Capacidad
Sau Ultima

Nav Funto de
Cedencia

= Sd

Sdy Sdu

Figura 7.1 Espectro de capacidad.

Con base en las curvas de capacidad obtenidas para cada elemento en
particular (descritas en el capitulo anterior) y las ecuaciones anteriores se
generaron los espectros de capacidad correspondientes a las puntas de las dos
torres sometidas a un empuje en direccion Y en sentido positivo (ver figura 7.2 y
7.3). De igual manera se generd el espectro para la clave de la nave central
sometida a un empuje en direccion X con sentido negativo (ver figura 7.4) y por
ultimo se obtuvo el espectro correspondiente a la clave de la nave lateral izquierda

sometida a un empuje en direccién X en sentido positivo (ver figura 7.5). Cabe
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mencionar que la seleccion de la posicion de puntos estudiados, asi como también
la direccion y el sentido de los empujes, son resultado de un analisis comparativo

en el cual éstos se presentan como los mas desfavorables y de mayor interés.

ESPECTRO DE CAPACIDAD, PUNTA DE TORRE ORIENTE (+Y)

0.450

0.400 e
0.350 /
0.300

0.250 /

0.200 /

0.150 /
0.100 /

0.050

5a (g)

0.000
0.000 0.050 0.100 0.150 0.200 0.250

sd(m)

Figura 7.2 Espectro de capacidad para la punta de la torre Oriente, empuje en direccion +Y.

ESPECTRO DE CAPACIDAD, PUNTA DE TORRE PONIENTE (+Y)

0450

0.400 —
0.350 //

0.300

0.250 /

0.200 /

0.150 /
0.100 /

0.050

5a (g)

0.000
0.000 0.050 0.100 0.150 0.200 0.250

Sd(m)

Figura 7.3 Espectro de capacidad para la punta de la torre Poniente, empuje en direccion +Y.
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Figura 7.4 Espectro de capacidad para la clave de la nave central, empuje en direccién -X.

ESPECTRO DE CAPACIDAD, NAVE LATERAL IZQUIERDA (+X)
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Figura 7.5 Espectro de capacidad para la clave de la nave lateral izquierda, empuje en direccién +X.
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Para continuar con los andlisis es recomendable simplificar los espectros
de capacidad, generando la bilinealizacion de los mismos, con la finalidad de
facilitar la obtencion de los puntos de desempefio para cada uno de los

macroelementos estudiados.

Para generar dicha bilinealizacion de los espectros de capacidad fue
necesario comenzar obteniendo una ecuacidbn que representara el
comportamiento del espectro, con la finalidad de calcular de manera precisa el
area bajo la curva. Como siguiente paso se prosiguid a identificar el punto de
cedencia para cada espectro en particular, con el cual se definio la pendiente de la
rama ascendente. Para finalizar se prosiguié a trazar la segunda ramal del
espectro, la cual tiene origen en el punto de capacidad ultima el cual se toma
como eje rotacional y finaliza al cortar con la rama ascendente, su pendiente es
definida al igualar el area del espectro bilineal con el area calculada para el
espectro continuo y esto se logra con la variacion de la pendiente de la segunda
rama. De esta manera se generaron los espectros bilineales para cada uno de los

puntos estudiados y se observan en las figuras que se muestran a continuacion:

Figura 7.6 Espectros de capacidad continuo y bilineal para la punta de la torre Oriente.
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Figura 7.7 Espectros de capacidad continuo y bilineal para la punta de la torre Poniente.

Figura 7.8 Espectros de capacidad continuo y bilineal para la clave de la nave central.
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Figura 7.9 Espectros de capacidad continuo y bilineal para la clave de la nave lateral izquierda.

7.2.2 Puntos de Desempefio

La interseccion del espectro de demanda y el espectro de capacidad
colocados en un mismo grafico, proporcionan una pareja de valores aceleracion-
desplazamiento que representan la demanda sismica desde el punto de vista
estructural. A dicho lugar de interseccion se le conoce como punto de desempefio,
y representa el punto de maxima solicitud de la capacidad de la estructura por
parte de la demanda a la que estd sometida. Cuando la interseccién entre el
espectro de capacidad y el espectro elastico de respuesta se encuentra en el
rango de comportamiento lineal (del espectro de capacidad), no sera necesario
reducir por inelasticidad al espectro de demanda, y el punto encontrado sera

directamente el punto de desempefio (ver figura 7.10).
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Sa

[

b Punto de Espectro de

Desempefio Capacidad

Espectro elastico
de demanda

= Sd

Figura 7.10 Punto de desempefio en el rango eléstico de la curva de capacidad.

Si por el contrario este punto de cruce se encuentra en el rango inelastico
del espectro de capacidad, se debera considerar la disipacion histerética de
energia en el sistema mediante la reduccion del espectro elastico de demanda,

después de la cual, sera correcto obtener el punto de desempefio (figura 7.11).

Espectro elastico

Saﬂ de demanda
Espectro de
Capacidad
Punto de Espectro de demanda
Desempefio Ineléstico

= 5d
Figura 7.11 Punto de desempefio en el rango ineléstico del espectro de capacidad.

El procedimiento utilizado para generar la reduccion del espectro inelastico
de demanda corresponde al método N2, el cual no requiere de procedimientos

iterativos ni graficos, y puede ser resuelto de forma directa.
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En este caso, se parte de una representacion bilineal elastica-perfectamente
plastica para el espectro de capacidad; y se supone que las aceleraciones
espectrales de los puntos de cedencia y Ultimo coinciden ( Say = S, ). Supuesto lo
anterior, el desplazamiento de respuesta del edificio debido a una demanda
sismica se estima mediante una técnica llamada aproximacion de igual
desplazamiento, la cual se basa en la hipétesis de que el desplazamiento
espectral inelastico es el mismo que el que se hubiera presentado si la estructura
se hubiera comportado de forma elastica. El punto de interseccion entre la
prolongacion de la rama elastica de la curva de capacidad bilineal y el espectro
elastico de demanda (con un 5% de amortiguamiento critico), define la aceleracion
(Sae) Y la demanda de desplazamiento correspondiente (Sqe) al comportamiento

elastico del sistema (ver figura 7.12). En este punto se cumple que:
'D S
Te =2r Y= 27 —de (7.9)
A( Sae

Espectro de
capacidad

Sae |- - --------

Say - Espectro elastico de

demanda

M

Dd Dy Sde

S5d

¥

Figura 7.12 Procedimiento para el espectro de capacidad
(modelo de capacidad elastico perfectamente-plastico).

La relaciéon entre las aceleraciones correspondientes a los sistemas elastico

e inelastico representa el factor de resistencia debida a ductilidad, es decir:
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= eenes (7.10)

Con base a la “aproximacion de igual desplazamiento” la demanda de
desplazamiento elastico (Sq) es igual a la demanda de desplazamiento elastico

(Sqe), €s decir:
Sy =Sge =u Sy =uD, (7.11)

Para los rangos espectrales de aceleracion constante (Te < T¢) y de

velocidad constante (Te 2 Tc), las demandas de ductilidad £, son:

R,-1)c 41 Si T, <T,

Hy = e 7.12
Sy _ Selle) _ R, Si IS A
Dy ay

(7.13)
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Con base en la formulacion del método N2 antes descrito, fue posible

determinar los puntos de desempefio para cada uno de los puntos de control.

Cabe

mencionar que para la obtencion de dichos puntos de desempefio se

utilizaron los espectros de demanda probabilistas correspondientes al sitio (Jara

J.M, comunicacién personal), los cuales ya habian sido usados para el andlisis

estructural del modelo numérico antes descrito (ver figura 7.13).

Sa (mfs2)

ESPECTROS DE DEMANDA PROBABILISTAS

55

=
ol \

N =\

ST \\

. AN

' o~

05 e —

0.0
00 02 04 06 08 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32
Tseg)

e Espectro Probabilista Suavizado para un Periodo de Retorno de 575 afios

= EspectroProbabilista Suavizado para un Periodo de Retorno de 475 afios

Figura 7.13 Espectros de demandad para un periodo de retorno de 475y 975 afios.

Para comenzar con la determinacion de los puntos de desempefio se

realizo el cruce de todos los espectros de capacidad contra el espectro de

demanda correspondiente a un periodo de retorno de 475 afios, lo que nos dio

como resultado los puntos de desempefio de manera particular para cada uno de

los elementos de interés, los cuales se muestran en las graficas siguientes:
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Sa(m/fs2)

45
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25
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05

PUNTO DE DESEMPENO

S——

p—

N

0 001 002 003 004 005 006 007 008 009 01 011

0.12 013 014 015 016 017 018 0.1% 02 021 022 023 024 025
sd (m)

=—Espectro de Capacidad Bilineal Torre Oriente

——Espectro de Demanda (475 afios)

Figura 7.14 Punto de desempefio para la torre Oriente correspondiente a un periodo de retorno de 475 afios.

Sa(m/s2)

45
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25

15

05

PUNTO DE DESEMPENO

a 001 002 003 004 005 006 007 008 009 01 011 012 013 014 015 016 017 018 019 0.2
sd (m)

——Espectro de Demanda (475 afios) = Espectrode Capacidad Bilineal Torre Poniente

Figura 7.15 Punto de desempefio para la torre Poniente correspondiente a un periodo de retorno de 475 afios.
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Figura 7.16 Punto de desempefio para la nave central correspondiente a un periodo de retorno de 475 afios.

Figura 7.17 Punto de desempefio de la nave lateral izquierda para un periodo de retorno de 475 afios.
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De las figuras 7.14 y 7.15 se observa claramente que para la demanda
requerida los macroelementos torres presentan un comportamiento elastico, lo que
nos sugiere indices de dafio bajos los cuales se comprobaran mas adelante.
Mientras que la interseccion del espectro de capacidad de las torres contra el
espectro de demanda se genera en la rama ascendente del primero, los espectros
de capacidad correspondientes a la nave central y la nave lateral izquierda se
cruzan con el espectro de demanda en la meseta del mismo prediciendo un
comportamiento inelastico; lo cual obliga a reducir al espectro elastico de
demanda y construir un espectro de demanda inelastico, contra el cual se deber&a
cruzar el espectro de capacidad para de esta manera obtener los puntos de

desempefio de estos elementos (ver figuras 7.16 y 7.17).

Continuando con el calculo de los puntos de desempefio, ahora se realiza el
cruce de los espectros de capacidad contra el espectro de demanda

correspondiente a un periodo de retorno de 975 afios (ver figuras 7.18 a 7.21).

PUNTO DE DESEMPENO

Sa(m/s2)
L1
N

N VAR
/

0 001 002 003 004 005 006 007 008 002 01 011 012 013 014 015 016 017 018 019 02 021 022 0.23 024 0.25
5d (m)

——Espectro de Demanda (975 afios) = Espectro de Capacidad Bilineal Torre Oriente

Figura 7.18 Punto de desempefio paralatorre Oriente correspondiente a un periodo de retorno de 975 afios.
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PUNTO DE DESEMPENO

55

M/

\\ ————
R

o\ /

: X

N

VAN

/

05

Sa(mfs2)

a T T T T T T T T T T T T T T T T T T T 1

a 001 o002 003 004 005 OO6 007 008 00% 01 011 012 013 014 015 016 017 018 019 02

Sd (m)
——Espectro de Demanda (375 afios) ——Espectro de Capacidad Bilineal Torre Poniente

Figura 7.19 Punto de desempefio para la torre Poniente correspondiente a un periodo de retorno de 975 afios.

Figura 7.20 Punto de desempefio para la nave central correspondiente a un periodo de retorno de 975 afios.
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Figura 7.21 Punto de desempefio de la nave lateral izquierda para un periodo de retorno de 975 afios.

Analizando las figuran anteriores, se puede observar que el cruce entre los
espectros de demanda contra los de capacidad se localizan dentro de las mismas
zonas en que se presentaron para el periodo de retorno de 475 afios, lo que nos
lleva a tener un comportamiento similar ante una demanda mayor. Para

complementar el entendimiento de dichos valores se agrupan en la tabla siguiente:

Tabla 7.1 Puntos de Desempefio.

Tr =475 afios Tr =975 afos
Sa (m/s2) Sd (m) Sa (m/s2) Sd (m)
Torre Oriente 1.595 0.02104 1.915 0.02525
Torre Poniente 1.863 0.02019 2.174 0.02355
Nave Central 3.568 0.00286 3.568 0.00359
Nave Izquierda 3.498 0.00305 3.498 0.00381

144



CAPITULO 7. EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD SiSMICA

7.2.2.1 Estimacion del Desemperio del Conjunto Torres-Fachada de la Catedral de

Morelia.

Teniendo como base el valor de los puntos de desempeiio que
corresponden a los macroelementos en estudio, es posible estimar el grado de
dafio que se puede alcanzar comparando dichos valores con los umbrales de
dafio definidos por expertos. Dichos umbrales son los desplazamientos
espectrales que limitan un rango de valores asociado a cierto nivel de dafio (DK),
definido por rangos de desplazamientos Sdk< Sd < Sdk+1(Martinez 2007).

Se han propuesto diferentes valores para los limites de los umbrales de
dafio, pero para el caso especifico de edificios histéricos, Lagomarsino et al., 2003
propone otra definicion de dichos valores basada en la escala macrosismica
europea, los cuales fueron tomados como base para determinar los umbrales de
dafio correspondiente a nuestro trabajo (tabla 7.2). Con base en los parametros
definidos se calcularon los correspondientes grados de dafio para cada elemento
en estudio y sus valores se muestran en la tabla 7.3.

Tabla 7.2 Valores y descripcion para los umbrales de dafio.

Umbrales de Dafio Desplazamiento Espectral Descripcién del Dafio
Sdl 0.7 Sdy Ligero
Sd2 Sdy Moderado
Sd3 Sdy+0.25(Sdu-Sdy) Extensivo
Sd4 Sdu Colapso

Tabla 7.3 Valores de los umbrales de dafio para los puntos de estudio.

UMBRALES DE DANO (M)
Sd1 Sd2 Sd3 Sd4
Torre Oriente 0.02946 0.04209 0.09031 0.23500
Torre Poniente 0.02355 0.03364 0.08148 0.22500
Nave Central 0.00185 0.00265 0.00619 0.01680
Nave Izquierda 0.00194 0.00278 0.00671 0.01850
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Los valores de cada uno de los umbrales de dafio define el limite superior
para cada rango. En la figura 7.22 se muestra un espectro de capacidad bilineal
con sus correspondientes rangos para cada uno de los umbrales de dafio
definidos.

Figura 7.22 Rangos para los umbrales de dafio sobre un espectro de capacidad bilineal.

Para finalizar se realizd la comparacion de los desplazamientos obtenidos
con los puntos de desempeiio (tabla 7.1) contra los diferentes umbrales de dafio
definidos (tabla 7.3), lo cual nos arroj6 como resultado un posible grado de dafio
esperado ante los estados de carga sismica definidos para los periodos de retorno
de 475y 975 afos (ver tabla 7.4).

Tabla 7.4 Grados de dafio esperados.

Tr =475 afos Tr =975 afios
Torre Oriente Sd1 Sdil
Torre Poniente Sdl Sdl
Nave Central Sd3 Sd3
Nave Izquierda Sd3 Sd3

Analizando la tabla anterior se muestra que los macroelementos torres
presentan un comportamiento satisfactorio ante los estados de cargas solicitados,

lo cual predice que Unicamente seria susceptible a sufrir dafios ligeros. De igual
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manera al analizar los puntos correspondientes a las naves, las cuales tienen
conexion directa con el muro de la fachada principal, se observa que para los
estados de carga solicitados éstos elementos si presentan un probable estado de
dafio el cual resulta como extensivo. El tipo de dafio asociado al desempefio de
las naves lo podemos relacionar con la mayor rigidez y menor altura que
presentan estos elementos en comparaciéon con las torres, sumado a la
proximidad con el periodo del terreno, efectos que las convierten en elementos

mas vulnerables.

7.2.3 Curvas de Fragilidad

Otra forma de representar las probabilidades de dafio para un edificio es a
través de curvas de fragilidad. Estas expresan la probabilidad de que el nivel de
dafio esperado en la estructura iguale o exceda un cierto grado de dafio

preestablecido en funcion de la intensidad sismica, es decir:

F. .o =P[GD2D,i] (7.14)

D Tl
Donde T indica la tipologia estructural considerada, Dk es el grado de dafio de la

curva de fragilidad correspondiente e i es la intensidad sismica.

Dicha probabilidad se obtiene mediante la siguiente expresion (HAZUS99, RISK-
UE):

1 Sd
P[ds\Sd]z () 5 In(gd,dsj (7.15)

donde:

Sd : Desplazamiento espectral
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Sd,ds: Valor medio de desplazamiento espectral para el cual la estructura alcanza

un cierto umbral del estado de dafio, ds .

Py Desviacion estandar del logaritmo natural del desplazamiento espectral

asociado al estado de dafio, ds.
® : Funcidén de distribucién acumulativa normal estandar.

Por lo anterior, estas curvas quedan definidas mediante dos parametros, el valor
medio §d,dsy la desviacion tipica S, . El valor medio define el punto en el que la

probabilidad de igualar o exceder el estado de dafo es igual al 50%, la desviacién
tipica nos da una idea de la dispersion. La ecuacion 7.16 muestra la funcion de

densidad de probabilidad correspondiente a las curvas de fragilidad.

1 H/lz'”:ﬂ

Freg(Sd)=——¢
T,Gdl( ) ﬂSd\/g (7.16)
donde:

Sd : Desplazamiento espectral

Sd : Valor medio de la distribucion de probabilidad

B : Desviacion tipica del In Sd
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La curva de fragilidad, es decir, la probabilidad de que un edificio iguale o
exceda el estado de dafio considerado, viene dada por la integral entre 0y Sd de

la funcion de densidad de probabilidad dada por la ecuacién 7.17, es decir:

sd
P(Sd): Pr ca [GD > Gdi ‘Sd]: J. Fr a (Sd)d(Sd) (7.17)

0

Con base en la metodologia anterior y las formulaciones descritas, se
prosiguié a realizar los calculos requeridos para obtener las curvas de fragilidad
correspondientes a cada uno de los puntos estudiados (ver figuras 7.23 a 7.26).
De manera complementaria se optd por adicionar los valores correspondientes a
los puntos de desempefio para los periodos de retorno analizados, los cuales se
muestran como un par de rectas verticales, con la finalidad de determinar el valor
de probabilidad de excedencia correspondiente al cruce con cada una de las
curvas de fragilidad y de esta manera construir las matrices de probabilidad de

dafio acumulado correspondientes a cada grupo de curvas (ver tablas 7.5 a 7.8).

Figura 7.23 Curvas de fragilidad correspondientes a la torre Oriente.
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Figura 7.24 Curvas de fragilidad correspondientes a la torre Poniente.

Figura 7.25 Curvas de fragilidad correspondientes a la nave central.
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Figura 7.26 Curvas de fragilidad correspondientes a la nave lateral izquierda.

Tabla 7.5 Matrices de probabilidad de dafio para la torre Oriente en funcién del punto de desempefio
obtenido.

Probabilidad de Excedencia Acumulada
Escenario probabilista

Grado de daio

Tr =475 afios | Tr =975 afos
Ligero 0.420 0.535
Moderado 0.085 0.155
Extensivo 0.010 0.025
Colapso 0.000 0.000

Tabla 7.6 Matrices de probabilidad de dafio del punto de desempefio obtenido para la torre Poniente.

Probabilidad de Excedencia Acumulada
Escenario probabilista

Grado de daio

Tr =475 afios | Tr =975 afos
Ligero 0.495 0.605
Moderado 0.135 0.225
Extensivo 0.000 0.005
Colapso 0.000 0.000
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Tabla 7.7 Matrices de probabilidad de dafio para la nave central en funcién del punto de desempefio
obtenido.

Probabilidad de Excedencia Acumulada
Escenario probabilista

Grado de daio

Tr =475 afios | Tr =975 afios
Ligero 0.787 0.865
Moderado 0.450 0.545
Extensivo 0.162 0.233
Colapso 0.023 0.035

Tabla 7.8 Matrices de probabilidad de dafio del punto de desempefio obtenido para la nave lateral
izquierda.

Probabilidad de Excedencia Acumulada
Escenario probabilista

Grado de daio

Tr =475 afios | Tr =975 afos
Ligero 0.762 0.840
Moderado 0.461 0.556
Extensivo 0.182 0.250
Colapso 0.021 0.035

Analizando las graficas correspondientes a las curvas de fragilidad y
contrastando los resultados con las matrices de probabilidad de dafio, se presenta
que la estructura que conforma las naves central y lateral izquierda son
sumamente vulnerables a sufrir daflo moderado con una probabilidad de
excedencia acumulada que va de un 45 a 55.6%, lo cual difiere lo obtenido para
los umbrales de dafio calculados para estos mismos elementos; debido a que los
puntos de desempefio se presentan muy cerca del limite inferior del rango de dafio
extensivo. El dafio moderado se pude describir como la presencia de dafio
estructural ligero y dafio sobre elementos no estructurales dentro de un rango

moderado.

Continuando el andlisis de los resultados, se puede asumir que los
elementos que conforman las torres presentan un comportamiento adecuado con
una probabilidad acumulada del 42 al 60.5% de presentar dafios ligeros que no

ponen en riesgo la estabilidad de la estructura.
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Para concluir, podemos asumir que la estructuracion que presentan los
macroelementos torres conforman un sistema sismoresistente que es capaz de
soportar la demanda sismica esperada y presentar un estado de servicio
aceptable después de dichos eventos. En cuanto al comportamiento y estado de
dafio que se pudiera presentar en las naves ante la demanda requerida, es
sumamente comprometedor predecir un estado de dafio moderado, lo cual nos
obliga a justificar dicho prondstico. Dentro del andlisis del comportamiento de las
naves central y lateral izquierda, es necesario remarcar que las naves estudiadas
se encuentra entre las dos torres lo que implica que ante una excitacion en sentido
X en cualquiera de sus dos direcciones (sentido en el que se presentaron los
méaximos desplazamientos para dichos elementos), éstas presentan afectaciones
directas debido a su interaccion con las torres; caso que no se presenta en las
naves consecutivas, ademas dichas naves exhiben mayor rigidez y menores
desplazamientos ante el mismo estado de carga. Por lo tanto asumimos de
manera preliminar que las naves central y lateral izquierda que presentan
interaccion directa con los macroelementos torres, son vulnerable a sufrir dafios
moderados altos con la probabilidad de presentar ligeras afectaciones en su
estado de servicio después de un evento correspondiente a la demanda sismica
esperada, y ademas es posible que los elementos consecutivos inmediatos, tales
como los muros y frontones de la fachada, se vean afectados de manera tal que

pueda poner en riesgo su estabilidad y estado de servicio.
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8. CONCLUSIONES Y LINEAS FUTURAS DE INVESTIGACION

8.1 CONCLUSIONES

Al analizar una estructura con las caracteristicas que presenta la Catedral
de Morelia, es posible asumir que esta fue concebida con la certeza de que seria
capaz de soportar los esfuerzos a los cuales estaria sujeta bajo condiciones de
cargas verticales producto de su propio peso, y que ademas se comportaria de
manera adecuada bajo solicitaciones de cargas externas, tales como viento y

sSiSmos.

Debido a la importancia y significado de la magna Catedral, ésta presenta
una geometria sumamente compleja, en la que cada detalle constructivo

contribuye de manera fundamental en su comportamiento estructural.

Para dar inicio al andlisis de la estructura, fue necesario generar un modelo
de elementos finitos a base de 389541 sélidos de forma tetraédrica, dicho modelo
fue construido siguiendo la geometria particular que presenta cada segmento con
la finalidad de reproducir de mejor manera el comportamiento de la estructura en

forma global.

Para complementar y calibrar el modelo analitico se realizaron una serie de
campafas de estudios experimentales a base de medicion de vibracién ambiental
sobre la estructura de las torres, de lo cual fue posible obtener las propiedades
dinamicas de dichos elementos, entre los valores obtenidos se encuentra su
periodo fundamental, el cual presenta un valor de 0.7092 seg para la torre Oriente
y de 0.755 seg para la torre Poniente; los que al compararlos con el periodo del
suelo el cual oscila entre 0.26 y 0.32 seg, es posible asumir que ante un evento
sismico no se presentaria interaccion suelo-estructura que pueda llevarlas a

amplificaciones por resonancia.
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Teniendo el modelo calibrado fue posible generar una serie de analisis
estructurales entre los cuales se encuentra el modal con el que se realizé la
calibraciéon del modelo numérico, posteriormente se generd otro estudio de tipo
lineal temporal y se finaliz6 con la implementacion de un analisis de empuje
incremental no lineal; el cual llevé implicito un modelo constitutivo de mamposteria
no confinada, con la finalidad de simular de manera méas adecuada el
comportamiento de la estructura ente las solicitaciones de demanda sismica

esperadas.

Al estudiar los resultados de los analisis de tipo lineal temporal, fue posible
determinar la localizacion de las zonas en las que se presentan los mayores
esfuerzos tensionales y de compresion. La mamposteria presenta bajos esfuerzos
de compresién, los cuales adquieren un valor maximo de 2.64 Kg/cm? para la
condicién de cargas verticales mas sismo, lo cual corresponde a un 25.889% de
Su resistencia a compresion de la mamposteria presente en la estructura, la cual
resiste aproximadamente 10.1971 kg/cm? de acuerdo con las recomendaciones
del Eurocddigo 6 (EC-6) y PIET 70 (1971). El comportamiento descrito es posible
gracias a que se presenta una configuracion de muros de gran espesor, los cuales
distribuyen los esfuerzos de compresién de manera favorable, de tal forma que

éstos no sobrepasan los esfuerzos resistentes de la mamposteria.

Por otro lado, los esfuerzos de tipo tensidénal se concentran en zonas donde
es posible encontrar fisicamente separacion entre sillares y agrietamientos sobre
la mamposteria de la estructura. Estos dafios se pueden observar claramente
sobre los arcos poligonales y cupula del primer campanario de la torre Poniente.
Es importante recordar que al tratarse de mamposteria simple, ésta no es capaz
de soportar esfuerzos a tensién, es por eso que a pesar de que los valores de
esfuerzo a tensién se encuentran entre 1.13 y 2.32 Kg/cm? para la condicién de

cargas verticales mas sismo éstos son capaces de producir dafios.
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Durante el desarrollo del andlisis de empuje incremental no lineal, se
observo que la estructura del modelo presento la capacidad de soportar un empuje
lateral correspondiente a mas del 30% de su propio peso hasta alcanzar el
desplazamiento ultimo; valor que se encuentra alrededor de 0.5m en la direccion
de andlisis mas desfavorable, la cual corresponde al empuje en direccion Y en

sentido negativo.

De dicho analisis se logro generar curvas de capacidad correspondientes a
diferentes puntos de control sobre el modelo, de las cuales revisten un mayor
interés las correspondientes a la punta de ambas torres y la clave de las naves
central y lateral izquierda, éstas Ultimas presentando conexion directa con la
fachada y su comportamiento condiciona la estabilidad de la misma. De las curvas
de capacidad correspondientes a la punta de las torres, se observé que para el
empuje en direccibn Y (en sentido negativo) se presentan los menores
desplazamientos, y que para la clave de las naves, las curvas con menores
desplazamientos corresponden a un empuje en direccion X, en sentido negativo
para la nave central y en sentido positivo para la nave lateral izquierda, los cuales

presentan un valor del orden de entre 3.8 y 4.8 cm para su desplazamiento altimo.

De la aplicacion del Meétodo del Espectro de Capacidad a los
macroelementos Torre, los desplazamientos obtenidos para los puntos de
desempefio asociados a terremotos con recurrencia de 475y 975 afos, presentan
probabilidad acumulada de 42 y 53.5% respectivamente para la torre Oriente y
para la torre Poniente la probabilidad acumulada es de 49.5 y 60.5% para los
periodos de retorno mencionados, los cuales se encuentran ligados a un grado de
dafio ligero segun los umbrales propuestos por Lagomarsino et al.,(2003). Debe
hacerse notar que los mayores valores de probabilidad de dafio observados
corresponden a la torre Poniente y estos se encuentran ligados a su mayor

flexibilidad con respecto a la torre Oriente.
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Con respecto al comportamiento de la primera seccion de naves, al analizar
los desplazamientos obtenidos para los puntos de desempefio de dichos elemento
ante una demanda asociada a los sismos con periodos de retorno de 475 y 975
afos, éstos presentaron un probable estado de dafio extensivo dentro de un rango
bajo, el cual fue redefinido debido a que al corroborar mediante las curvas de
fragilidad se present6 una probabilidad acumulada de 45 y 54.5% de sufrir dafio
moderado sobre la nave central y para la nave lateral izquierda la probabilidad
acumulada de sufrir dafio moderado corresponde a 46.1 y 55.6% respectivamente
para los periodos de retorno definidos. Del desempefio que presentaron las naves,
es posible considerar que las naves laterales son ligeramente mas susceptibles a
presentar dafios debidos a la demanda esperada, lo cual se asocia a su estado de
confinamiento, una menor altura, mayor rigidez y coincidencia frecuencial con el

terreno.

Dentro de los andlisis realizados para este trabajo fue posible generar una
seria de comparativas entre ambas torres, lo cual pone en evidencia una marcada
diferencia en el comportamiento de estos dos macroelementos puesto que aunque
Su geometria exterior es casi idéntica, la configuracion interna presenta una serie
de variaciones en elevacion y planta. Después de realizar diversas comparativas
de las curvas de capacidad sobre diferentes puntos de interés para ambas torres
tenemos lo siguiente: para el elemento de la capilla inferior y entrepiso de la
primera camara de las torres se muestra (ver figuras A.6, A.15 y A.26, anexo A)
que la presencia del muro bajo el arco principal de la torre Poniente rigidiza la
zona ante un movimiento en direccion X, reduciendo los desplazamientos para
dicho elemento. Otro punto de comparacién se encuentra en el entrepiso
correspondiente a la segunda cadmara y la camara del reloj (ver figuras A.13 y
A.24) en las cuales se ve reflejado, mediante un ligero aumento en los
desplazamientos en direccion X, el cambio de direccion y altura de la boveda de
cafon de la segunda camara de la torre Poniente. Hay que hacer notar que ante la

aplicacion de carga lateral en direccion X la estructura sufre efectos de
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aprisionamiento por zonas, éste fendmeno es posible observarlo al comparar las
curvas de capacidad para ésta direccion y en sentidos contrarios, de esta manera
se observa cOmo una torre y las secciones de naves adyacentes se restringe
mientras que la otra zona se desplaza liboremente. Ademas hay que mencionar que
este mismo fendmeno se presenta ante un empuje en direccion Y en sentido

positivo, debido a la presencia de las capillas consecutivas a las torres.

8.2 LINEAS FUTURAS DE INVESTIGACION

Al término del presente trabajo de investigacion es posible dar apertura a
nuevos objetivos, los cuales enriqgueceran de manera substancial a los resultados
ya obtenidos, debido a que el analisis de estructuras antiguas genera la

solicitacion de investigaciones muy extensas.

Una estructura antigua con las caracteristicas tales como las que presenta
la Catedral de Morelia, después de analizar su comportamiento por primera vez,
genera la exigencia de una continua monitorizacion y de nuevos andlisis los cuales

corroboren su buen comportamiento ante las solicitaciones esperadas.

Para continuar analizando esta estructura tan particular, uno de los
primeros pasos con los cuales se debe proseguir, es con la terminacion del
modelo de elementos finitos de la estructura completa, considerando su
interaccion con las construcciones contiguas, ya que en el presente trabajo se
pudo observar que los elementos de menor altura tales como capillas laterales y

bdvedas son mas susceptibles a presentar dafio en comparacion con las torres.

Otra modificacién que es posible realizar en el modelo de la estructura, con
la finalidad de generar un andlisis mas certero, es la caracterizacion de los
materiales por zonas de forma mucho més detallada; lo que se veria reflejado en

una mejor calibracion de modelo numérico. Lo anterior solicita de manera
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obligatoria, el generar nuevas camparfas de medicidén de vibracion ambiental sobre
las naves principales y secundarias, asi como también sobre el cimborio y en la

interaccion con las construcciones adyacentes.

Los trabajos de medicion de vibracion ambiental se podrian ver
beneficiados si en un futuro se presenta un evento sismico de mediana a gran
magnitud, el cual pueda ser registrado en las estaciones sismicas temporales que
ya se implementaron en la punta de ambas torres. Hay que considerar a futuro la
necesidad de instalar nuevas estaciones en otros puntos sobre la estructura, para
de esta manera poder generar un barrido del comportamiento de la misma ante

cargas sismicas.

Otro punto que se podria abordar, es la implementacion de una campafa
de prospeccién geofisica con la cual se podria eliminar la incertidumbre de la
presencia de un nucleo de menor calidad en los muros y en las columnas que
soportan a las torres y las naves, la estructuracion de las bovedas y sus rellenos,
la revision de la conexién entre los arbotantes y contrafuertes laterales, entre

otros.

Siguiendo con trabajos experimentales se puede considerar como
adecuado la implementacion de técnicas semidestructivas para medir el estado de
esfuerzos (gato plano), sobre algunas zonas selectas de la estructura después de
realizar un analisis estructural mas detallado, y compararlos con los esfuerzos

obtenidos analiticamente.

Debido a limitaciones de software el presente trabajo se vio restringido para
realizar un analisis temporal no lineal del modelo global, por lo que se propone que
en investigaciones proximas se genere dicho analisis sobre un modelo de
elementos finitos de toda la estructura, considerando inclusive la posibilidad de

estudiar los probables efectos de interaccion suelo-estructura, que podrian
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derivarse de la coincidencia del contenido frecuencial existente entre el terreno y

la zona de naves.

No hay que olvidar que La Catedral de Morelia cuenta con 268 afios de
antigliedad a partir del afio en que se concluyd, a los cuales se les puede sumar
los 84 afios que durd su construccion; y debido a esto la estructura presenta zonas
con un grado de intemperismo alto y una moderada cantidad de elementos
agrietados, dafio que se ha despreciado en los analisis realizados, por lo se podria
considerar prudente la implementacion del mismo en el modelo analitico completo
con la finalidad de generar una mejor simulaciéon del comportamiento de la
estructura en su estado actual, y poder asi predecir la probable dispersion del
dafio y los posibles mecanismos que puedan llevar al colapso ciertos elementos

de la estructura ante solicitaciones sismicas futuras.
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ANEXO A
CURVAS DE CAPACIDAD

A.1 CURVAS DE CAPACIDAD PARA UN EMPUJE EN DIRECCION Y EN

SENTIDO POSITIVO

vhb (ton)

PUNTA DE TORRES

3000

2000

o L

0.00E+00

1.00E-01

2.00E-01 3.00E-01 4.00e-01 5.00E-01 6.00E-01
Desplazamiento (m)

=—=PUNTATORREPONIENTE  =—=PUNTATORREORINTE

Figura A.1 Curvas de capacidad para la punta de las torres, empuje en direccion +Y.
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Desplazamiento (m)
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Figura A.2 Curvas de capacidad para el piso del segundo campanario, empuje en direccién +Y.
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PRIMER CAMPANARIO
9000
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0.00E+00 5.00E-02 1.00E-01 1.50E-01 2.00E-01 2 50E-01
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Figura A.3 Curvas de capacidad para el piso del primer campanario, empuje en direccion +Y.
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Figura A.4 Curvas de capacidad para el piso de la camara del reloj, empuje en direcciéon +Y.
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SEGUNDA CAMARA
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Figura A.5 Curvas de capacidad para el piso de la segunda camara, empuje en direccion +Y.
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Figura A.6 Curvas de capacidad para el piso de la primera camara, empuje en direccion +Y.
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Figura A.7 Curvas de capacidad para el muro de la fachada, empuje en direccién +Y.

Figura A.8 Curvas de capacidad para la clave de |aS naves, empuje en direccion +Y.
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Figura A.9 Curvas de capacidad para la clave de arcos principales, empuje en direccion +Y.

A.2 CURVAS DE CAPACIDAD PARA UN EMPUJE EN DIRECCION X EN
SENTIDO POSITIVO
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Figura A.10 Curvas de capacidad para la punta de las torres, empuje en direccién +X.
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Figura A.11 Curvas de capacidad para el piso del segundo campanario, empuje en direccién +X.
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Figura A.12 Curvas de capacidad para el piso del primer campanario, empuje en direcciéon +X.
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CAMARADEL RELOJ
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=—=TORRE PONIENTE = TORRE ORIENTE
Figura A.13 Curvas de capacidad para el piso de la camara del reloj, empuje en direccion +X.
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Figura A.14 Curvas de capacidad para el piso de la segunda camara, empuje en direccion +X.
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Figura A.15 Curvas de capacidad para el piso de la primer camara, empuje en direccion +X.

Figura A.16 Curvas de capacidad para el muro de la fachada, empuje en direccién +X.
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Figura A.17 Curvas de capacidad para la clave de la primera seccion de naves,
empuje en direccién +X.

Figura A.18 Curvas de capacidad para la clave de la primera seccién de arcos principales,
empuje en direccién +X.
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Figura A.19 Curvas de capacidad para la clave de la segunda seccién de naves,
empuje en direccion +X.

Figura A.20 Curvas de capacidad para la clave de la segunda seccién de arcos principales,
empuje en direccion +X.
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A.3 CURVAS DE CAPACIDAD PARA UN EMPUJE EN DIRECCION X EN
SENTIDO NEGATIVO
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Figura A.21 Curvas de capacidad para la punta de las torres, empuje en direccién -X.

Figura A.22 Curvas de capacidad para el piso del segundo campanario, empuje en direccion -X.
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Figura A.23 Curvas de capacidad para el piso del primer campanario, empuje en direccion -X.

Figura A.24 Curvas de capacidad para el piso de la camara del reloj, empuje en direccién -X.
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Figura A.25 Curvas de capacidad para el piso de la segunda camara, empuje en direccion -X.
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Figura A.26 Curvas de capacidad para el piso de la primer camara, empuje en direccion -X.
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Figura A.27 Curvas de capacidad para el muro de la fachada, empuje en direcciéon -X.

Figura A.28 Curvas de capacidad para la clave de la primera seccion de naves,
empuje en direccion -X.
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Figura A.29 Curvas de capacidad para la clave de la primera seccién de arcos principales,
empuje en direccion -X.

Figura A.30 Curvas de capacidad para la clave de la segunda seccién de naves,
empuje en direccion -X.
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Figura A.31 Curvas de capacidad para la clave de la segunda secci6n de arcos principales,
empuje en direccion -X.
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