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INTRODUCCIÓN

Desde tiempos ancestrales el papel del ingeniero ha sido básicamente el mismo: tratar de conocer e inter-
pretar los mecanismos de la naturaleza para así poder modifi carla al servicio del hombre.  Para ello ha utilizado 
sus conocimientos, su intuición y su experiencia y los medios materiales que ha tenido a su alcance en cada 
momento.  Con el poder que le prestan actualmente las computadoras, el ingeniero dispone de medios extraor-
dinarios para cumplir su misión.  

Desde hace algunos años se ha utilizado el Método de los Elementos Finitos (MEF) (Cook, et al., 1989)  (Zien-
kiewicz, 1994) (Oñate, 1995), para estudiar el comportamiento de sólidos, formados con diferentes materiales, 
con formas complejas y sujetos a diferentes solicitaciones externas. Este método puede ser aplicado a  gran 
número de problemas de ingeniería (Oñate y Botello, 1995), reduciendo cada vez más la incertidumbre del com-
portamiento de diferentes formas y distribuciones de materiales. Con él se pueden evaluar las variables más 
signifi cativas de los fenómenos que se quieren estudiar, así como cuantifi car la interacción de los diferentes 
mecanismos existentes. Lo anterior permite reducir el número de ensayos de laboratorio; lo que evidentemente 
conduce a proyectos más baratos y efi cientes, que se obtienen en un tiempo de estudio mucho más corto.

Por otra parte, dentro del campo de la mecánica de suelos,  frecuente-
mente el ingeniero se ve obligado al uso de técnicas que contienen una bue-
na dosis de empirismo, lo cual hace que su criterio y experiencia jueguen un 
papel primordial en el diseño de estructuras que tienen mucho que ver con 
el suelo. Esto lleva en muchas ocasiones al empleo de factores de seguridad 
muy altos, lo que  puede conducir al sobrediseño; o, en el otro extremo,  a 
soluciones inseguras.
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RESUMEN

Se presenta una forma alternativa de cálculo para cimentaciones superfi ciales con respecto 
a los métodos clásicos,  utilizando el Método de los Elementos Finitos, aplicando métodos 
numéricos para la solución de problemas no lineales en estructuras.  Se utiliza un modelo 
matemático simple para la simulación del comportamiento del suelo, basado en la ley de 
resistencia al esfuerzo cortante de Mohr-Coulomb.  Con estas herramientas se desarrolló 
un programa de cómputo fácil de utilizar.  Los resultados pueden visualizarse de forma 
gráfi ca.   Se presentan además dos ejemplos de aplicación de interés en el campo de la 
mecánica de suelos.

ABSTRACT

An alternative form of calculation for superfi cial foundations is presented (respect to clas-
sical methods), based on the Finite Element Method and numerical methods for non-linear 
structural problems. A simple mathematic model for the simulation of soil behavior is used, 
based on the Mohr-Coulomb’s law of shear strength. A computer code was developed with 
these tools. This software is easy to use, and its results are visualized graphically. A couple 
of application examples are presented and of interest in the study of soil mechanics.   
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SIMBOLOGÍA

u,v : Desplazamientos horizontal y vertical de un pun-
to, respectivamente.  Vectores de desplazamien-
tos.

δ : Símbolo que denota “virtual” a la variable que         
precede en la expresión del principio de los tra-
bajos virtuales.

ε : Vector de deformación unitaria.
σ : Vector de esfuerzos.
t : Vector de fuerzas de superfi cie.
a : Vector de desplazamientos locales de un elemento.
Ni : Función de forma del nodo i. 
N : Matriz de funciones de forma.
B : Matriz de deformación de un elemento.
D : Matriz constitutiva de un material.
K : Matriz de rigidez .
f : Vector de fuerzas externas.
Ψi : Vector de fuerzas residuales en iteración  i.
P : Vector de fuerzas internas.
τ : Esfuerzo cortante.
c : Valor de la cohesión del suelo.
φ: Ángulo de fricción interna.

METODOLOGÍA

Breve descripción del MEF en mecánica de sólidos.

El equilibrio estático de un sólido puede expre-
sarse por el Principio de los Trabajos Virtuales (PTV) 
(Malvern, 1969) como

 ∑∫∫∫ ++=
i

i
T
i

A
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V

T qatdAubdVudV δδδσδε

El primer miembro de esta ecuación representa el 
trabajo virtual interno del sólido, expresado como el 
producto de los esfuerzos y deformaciones que apare-
cen  en el sólido por la aplicación de fuerzas externas.  
El segundo miembro es el trabajo virtual externo, que 
es el trabajo realizado por las fuerzas externas.  La 
primera integral se  refi ere a fuerzas másicas (gene-
ralmente debidas a la acción de la gravedad) y  la se-
gunda a fuerzas de superfi cie (presión de aire, agua, 
otros objetos que se apoyan, etc.) y que actúan sólo en 
algunas partes del sólido. La sumatoria que aparece 
al fi nal se refi ere a la acción de fuerzas concentradas 
sobre puntos del sólido.

Estas integrales están defi nidas sobre un medio 
continuo, y son muy difíciles de evaluar a menos que 
el sólido tenga una forma regular.  Ahora, partiendo el 
sólido en cuestión en un número fi nito de elementos 
geométricos (discretización en una malla), como el só-
lido que se muestra en la Figura 1,  las integrales que 
aparecen en la expresión del PTV pueden evaluarse 
numéricamente.

Figura 1.Discretización de una presa en Elementos Finitos. Cargas externas que 
modelan la presión hidrostática en la presa.

Para poder pasar del medio continuo al medio 
discreto, se utilizan unas funciones de interpolación 
(llamadas también funciones de forma), de modo que 
nos permitan conocer el valor de cualquier paráme-
tro en el interior del elemento a partir de los valores 
en los nodos. Considérese el elemento triangular de 
la fi gura 2.

Por ejemplo, se puede expresar el campo de des-
plazamientos en el interior del elemento como

332211 uNuNuNu ++=

332211 vNvNvNv ++=
Donde  Ni  es la función de forma del nodo i, y las ui 

y vi son los valores de los desplazamientos en el nodo 
i. Resulta de esto que las funciones de forma deben 
valer 1 en su nodo y 0 en los demás. Además, en cual-
quier punto en el interior del elemento, los valores de 
las funciones de forma deben sumar 1.
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Figura 2. Elemento Finito triangular de tres nodos.

Expresando el campo de desplazamientos en forma 
matricial, se tiene
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que se puede escribir en forma reducida como 
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Para problemas bidimensionales (esfuerzo plano y 
deformación plana),  el campo de deformaciones y el 
campo de esfuerzos vienen  dados  por (Timosenko, 
1968)
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En problemas de esfuerzo plano (ej. placas a ten-
sión, vigas de gran canto) la deformación εz es dife-
rente de 0, pero el esfuerzo normal σz sí lo es. En pro-
blemas de deformación plana (ej. cortinas de presas 
de gran longitud) el esfuerzo normal es σz distinto de 
0, pero la deformación normal εz es 0. En cualquier 
caso,  el producto de ambos que resulta de multipli-
car los vectores de esfuerzo y deformación que apa-
rece en el primer miembro de la ecuación del PTV 
será cero, por lo que no es necesario incluirlos en los 
cálculos. Los vectores de esfuerzo y deformación se 
relacionan entre sí por medio de la ecuación (Timosen-
ko, 1968).

εσ D=
En la expresión anterior, D es la matriz constituti-

va, dependiente del tipo de problema a resolver, y de la 
ecuación constitutiva del material, la cual gobierna las 
relaciones entre los esfuerzos y deformaciones unita-
rias  en un material.

El campo de deformaciones puede expresarse ma-
tricialmente como
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O bien en forma reducida
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Obsérvese que la matriz de deformación B contiene 
tantas submatrices Bi como nodos tiene el elemento, 
lo cual es una propiedad general. Sustituyendo estas 
expresiones en la ecuación del PTV y operando, puede 
reescribirse como:

( ) ( )e
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T

V

Te

V

T qtdANbdVNaDBdVB ++=⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
∫∫∫

En ambos miembros de la ecuación anterior se ha 
cancelado un vector correspondiente a δα(e), al ser un 
factor común en todas las integrales. Esta ecuación 
puede expresarse en forma reducida como el sistema 
de ecuaciones 

)()()( eee faK =
donde K(e) es la matriz de rigidez del elemento, a(e) es el 
vector de desplazamientos nodales del elemento y f(e) 
es el vector de fuerzas nodales equivalentes actuantes 
sobre el elemento. 

Para este caso (elemento triangular de tres nodos), 
las funciones de interpolación Ni tienen la forma si-
guiente:

( )ycxba
A

N iiiei ++= )(2
1

    
,    i = 1,2,3

con

   
Donde A(e) es el área del elemento triangular en 

cuestión. Las dos expresiones anteriores permiten 
obtener las funciones de forma de los tres nodos del 
triángulo de la forma siguiente: para N1, i  = 1, j = 2, y 
k= 3;  para N2, i  = 2, j = 3, y k= 1; y para N3, i = 3,  j = 
1, y k= 2. La numeración local de los nodos debe tener 
un sentido antihorario.

En las expresiones anteriores, resulta evidente que  
en las funciones de forma del elemento triangular de 
3 nodos aparecen sólo funciones lineales de las co-
ordenadas del elemento.  Por lo tanto, las derivadas 
parciales de las funciones de forma que aparecen en 
la matriz de deformación B serán constantes.  Con 
ello, el lector puede verifi car fácilmente que la evalua-
ción de la primera integral que aparece en la última 
expresión del PTV es numéricamente muy sencilla, 
considerando al elemento plano y de espesor constan-
te. (No resulta tan obvio para las demás integrales, 

pero tampoco es difícil, y el lector puede consultarlo 
en cualquiera de las referencias mencionadas).  Las 
matrices y vectores de todos los elementos de la malla 
se ensamblan para formar el sistema de ecuaciones 
lineales global

 fKu =
Este sistema de ecuaciones es singular, y para po-

der resolverlo es necesario establecer condiciones de 
contorno  en la malla,  lo cual se traduce en la res-
tricción de movimientos de algunos nodos de la malla 
hasta eliminar la singularidad de la matriz K. Física-
mente eso implica poner apoyos en el sólido, de modo 
que formen una estructura  estable frente a cualquier 
carga que se le imponga.  Una vez resuelto el sistema 
de ecuaciones (con lo que se obtienen los desplaza-
mientos de los nodos), se calculan los esfuerzos en 
los nodos de la malla y muchos otros parámetros (de-
formaciones unitarias, relación de esfuerzo máximo 
contra esfuerzo resistente, etc) (Oñate, 1995). Este 
procedimiento es muy similar al empleado en el cálcu-
lo matricial de estructuras de barras, familiar para la 
mayoría de los ingenieros.

Existen otros tipos de elementos utilizados en la 
práctica, como los que se muestran en la Figura 3. 
Esos elementos tienen una mejor aproximación que el 
elemento triangular de tres nodos (Yang, 1986) (Oñate, 
1995), lo que se traduce en resultados más precisos 
con muchos menos grados de libertad  con respecto 
al elemento triangular de tres nodos.  Sin embargo, 
para que dichos elementos sean tan versátiles como 
el elemento triangular, es necesario utilizar una for-
mulación isoparamétrica de las funciones de forma 
(Cook, et al., 1989) (Oñate, 1995).  Esto hace que las 
derivadas que aparecen en la matriz B  ya no sean 
constantes, y además contienen funciones racionales 
de las funciones de interpolación, lo que obliga al uso 
de integración numérica para poder evaluar las inte-
grales que aparecen en la expresión del PTV. Los de-
talles de esto se dan en las referencias (Oñate, 1995) 
(Ralston, 1970).

Solución de problemas no lineales en estructuras por incrementos 
de carga

El método descrito, tal y como está, sólo puede apli-
carse en problemas que involucran leyes constituti-
vas lineales y relaciones deformación-desplazamiento 
también lineales. Si estas relaciones no son lineales, 
como evidentemente ocurre en los suelos, entonces 
será necesario emplear técnicas numéricas especiales 
que permitan resolver dichos problemas.  El uso de 

jkkji yxyxa −= kji yyb −=

jki xxc −= 3,2,1,, =kji
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técnicas iterativas permite reutilizar los métodos para 
problemas lineales en la solución de problemas no li-
neales. (Bathe, 1982) (Zienkiewicz, 1994).

Para la solución del problema no lineal, se utiliza-
ron los métodos de Newton-Raphson y de Newton-Ra-
phson modifi cados (Dahlquist, 1974),  dada su versa-
tilidad y sencillez de programación. En la Figura 4 se 
ilustra el procedimiento de solución. En dicha fi gura 
aparece el método de Newton-Raphson, aunque la im-
plementación de los métodos de Newton modifi cados 
es totalmente análoga y conceptualmente no repre-
senta ninguna difi cultad adicional.

La fi gura es una gráfi ca de fuerzas contra despla-
zamientos de una estructura, la cual sigue una  curva 
asociada a ecuaciones constitutivas (esfuerzo-defor-
mación) no lineales de algunos (o todos) componentes 
de la estructura.  Aunque la gráfi ca mostrada es uni-
dimensional,  es totalmente general si se visualizan 
sus componentes como vectores globales de la estruc-
tura y no como simples escalares.

Partiendo de un punto sobre la curva para la cual 
se ha encontrado la solución de equilibrio entre fuer-

Figura 3. Elementos fi nitos bidimensionales más utilizados.  

zas (fn) y desplazamientos (un). Entonces, aplicando un 
incremento de fuerzas ∆f, se debe llegar al punto n+1 
sobre la gráfi ca. Si i es el contador de iteraciones den-
tro del incremento ∆fn+1, la solución se obtiene  apli-
cando sucesivamente un vector de fuerzas residuales 
Ψi,  comenzando con Ψ1=∆fn+1.  En cada iteración, se 
obtiene un incremento de desplazamientos δui,  que 
resulta de

Ψ1= Ki δui

donde Ki es la matriz elástica tangente de la estruc-
tura. Dicha matriz resulta de ensamblar las matrices 
de rigidez individuales de los elementos que formen la 
malla,  la cual se obtiene por medio de la relación 

donde D es la matriz constitutiva del material, de-
pendiendo del tipo de problema,  y que depende de 
la  ecuación constitutiva.  Como D es dependiente del 
nivel de deformación (y por tanto de los desplazamien-
tos), entonces se tiene la relación no lineal entre fuer-
zas y desplazamientos,  asociada  con  leyes  constitu-
tivas no lineales.

Siguiendo con la fi gura, al incremento de despla-
zamientos δui, le está asociado un incremento de es-
fuerzos en cada elemento δσi, el cual está dado por la 
relación

 )(e
ii uDBδδσ =

Es importante señalar que en la 
expresión anterior, D tiene el valor en 
el punto i de la curva.  Entonces, el 
incremento de esfuerzos δσi  se suma 
al vector de esfuerzos σn que se tenía 
anteriormente (y para el cual se había 
encontrado la solución de equilibrio), 
lo cual da un nuevo vector de esfuer-
zos totales σt.  Sin embargo,  este esta-
do de esfuerzos (punto A de la fi gura) 
no es el real para el nivel de deforma-
ción que se tiene (dependiente de los 
desplazamientos acumulados un+∆ui), 
sino que los esfuerzos actuantes real-
mente corresponden a un vector σc 
(punto B ).  Esto es, una vez calculado 
σt, hay que corregirlo al valor σc que 
depende del nivel de deformación del 
elemento. Esto produce un desequi-
librio de fuerzas en la estructura, te-Figura 4. Procedimiento de solución utilizando el método de Newton-Raphson.
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niéndose el vector de residuos

ini Pf −=Ψ ++ 11

donde Pi es el vector de fuerzas internas dado por

Este nuevo vector de fuerzas desequilibradas Ψi+1 
se aplica de nuevo a la estructura, pero ahora con una 
matriz elástica tangente Ki+1 en el punto i+1. Este pro-
cedimiento se sigue sucesivamente hasta lograr que 
Ψi se reduzca a un valor muy pequeño.

Para los métodos de Newton-Raphson modifi cados 
el procedimiento anterior también es válido, con la 
única diferencia de que la pendiente Ki puede perma-
necer constante dentro de cada incremento de carga 
(tangente al inicio del incremento) o bien puede to-
marse la misma matriz tangente desde el principio 
(tangente al inicio del problema).

Ahora bien, es necesario adoptar una norma del 
residuo que nos permita terminar con las iteraciones, 
puesto que la reducción a cero del vector de residuos 
es prácticamente imposible para sistemas con mu-
chos grados de libertad. Para esto, se adopta la norma 
escalar siguiente

1+Δ

Ψ
=

n

i

f
e

donde e es la tolerancia o el error permisible.

Es posible que, dada una curva de fuerzas con-
tra desplazamiento, no exista solución por encima de 
un cierto valor de f. Es por esto que es necesario im-
poner un límite al número de iteraciones que puede 
haber dentro de un incremento, pues de no existir, el 
programa puede caer en un ciclo infi nito. Dicho esto, 
teóricamente puede afi rmarse que si no se encuentra 
la convergencia dentro de un incremento de carga, la 
estructura no es capaz de resistir la carga que se le 
ha impuesto. Esto no siempre es cierto,  ya que si el 
incremento de carga es demasiado grande, el progra-
ma no logrará la convergencia en un número máximo 
de iteraciones, a pesar de que sí existe solución por 
encima del nivel de carga aplicado.  

Resistencia máxima de los suelos. Ecuaciones constitutivas 

Según se desprende de la literatura existente en el 
tema, las mejores pruebas de laboratorio disponibles 
para la determinación de los parámetros mecánicos de 
los suelos son las pruebas de compresión triaxial de 
resistencia al esfuerzo cortante (Juárez y Rico,  1974).

Dentro de la mecánica de suelos se acepta que los 
suelos se comportan de acuerdo con la ley de resisten-
cia  de Mohr-Coulomb (Juárez y Rico, 1974)

                       τ = c + σ  tan φ
Esta ecuación es una ley constitutiva de material 

elastoplástico perfecto como la que se ilustra en la Fi-
gura 5. Sin embargo, la deformación en el punto de fa-
lla (y por lo tanto el esfuerzo máximo) no está defi nida, 
dado que el esfuerzo cortante de falla no tiene un valor 
constante, sino que depende del esfuerzo confi nante 
σ que aparece en la ecuación de Mohr-Coulomb. De 
hecho, los parámetros c y ø que intervienen en ella 
tampoco son constantes, pues dependen del conteni-
do de humedad del suelo, de la velocidad de aplicación 
de la carga  y de las condiciones de drenaje en que se 
encuentre el suelo (Juárez y Rico,  1974).  

Todos estos parámetros son difíciles de conside-
rar en una sola ecuación constitutiva, por lo que, con 
fi nes de simplifi cación,  no se toman en cuenta en el 
cálculo los factores que producen las variaciones en 

los valores de c y ø. En lugar de ello, se asume que 
esos factores deben ser considerados a priori, de modo 
que se debe analizar las condiciones en que se encon-
trará la estructura que se modela, y a partir de ahí 
elegir el tipo de prueba de laboratorio más adecuada 
para la obtención de los parámetros mecánicos.

Por lo tanto, si se quieren  modelar diferentes condi-
ciones de humedad y de carga, será necesario realizar 
pruebas de laboratorio variando dichas condiciones y 
hacer un análisis numérico para cada una de ellas.

En todo lo anterior, se ha supuesto que los esfuer-
zos actuantes en la masa de suelo son de compresión.  
La resistencia de los suelos a esfuerzos de tensión es 
muy pequeña, tanto que se considera nula.  Se puede 
seguir dicha convención,  o bien especifi car un valor 

Figura 5.  Ley constitutiva para material elastoplástico perfecto.
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máximo (de esfuerzo o de deformación) a 
tensión que dicho suelo puede resistir.

Debe resaltarse que los valores de los 
esfuerzos que aparecen en la ley de Mohr-
Coulomb (y en general de cualquier ley cons-
titutiva) no dependen de la orientación de 
los ejes que se haya elegido.  Por lo tanto, 
antes de aplicar cualquier corrección, será 
necesario calcular los esfuerzos principales 
y las direcciones principales. (Malvern, 1969) 
(Esqueda, 2004).

Corrección de esfuerzos en suelos

El primer paso para realizar el ajuste es 
el tratamiento de los esfuerzos de  tensión, 
que deben ser reducidos a un valor máxi-
mo (que en general es nulo, o muy peque-
ño).  Enseguida, se obtiene la dirección del 
esfuerzo principal de compresión mínimo. 
En función de dicho esfuerzo principal mí-
nimo (confi namiento), se calcula el esfuerzo 
principal máximo que el punto en cuestión 
puede resistir.

Dado un valor σ3 (considerado como el 
esfuerzo principal mínimo) actuante en un 
punto, se desea calcular el esfuerzo princi-
pal máximo σ1 que puede actuar en el mismo 
punto para que se encuentre en falla inci-
piente. Para que esto ocurra, puede verse en 
la Figura 6 que, en una gráfi ca τ-σ de Mohr,  
ambos puntos deben estar ubicados sobre 
un círculo tangente a la línea τ= c + σ tan ø. 
Entonces, conocido σ3, puede calcularse σ1  
con la relación

                                  σ1 = σ3 + 2R
por lo que el problema consiste en determinar el valor 
del radio R.  Este problema se resuelve fácilmente me-
diante sencillas relaciones trigonométricas (Esqueda, 
2004), las cuales pueden deducirse directamente de 
la Figura 6.  

Una vez calculado este valor, se procede al ajus-
te de esfuerzos.  Este se hace de modo muy simple, 
pues se comparan los valores de los otros dos esfuer-
zos principales actuantes en el punto con el máximo 
que se acaba de obtener; si son mayores, entonces se 
igualan al esfuerzo máximo resistente, y si son meno-
res se dejan tal como están.  El proceso se ilustra en 
la Figura 7.

En dicha fi gura, se tiene un punto cuyo esfuerzo 
principal mínimo es σmin.  El círculo I es el de falla, por 

ser tangente a la línea de falla, siendo σmax el esfuerzo 
principal máximo que puede resistir el punto en cues-
tión. Por lo tanto, si en el mismo punto actúa  un es-
fuerzo principal σ2 (círculo II), éste no está en falla y no 
se le hará ninguna corrección.  En cambio, si se tiene 
un esfuerzo principal correspondiente a σ1 (círculo III), 
éste valor será corregido al valor de  σmax, por ser el 
valor máximo que se puede tener en dicho punto.  

Una vez que se ha realizado la corrección, entonces 
deben regresarse los esfuerzos principales al espacio 
cartesiano en el que se trabaja con ayuda de las di-
recciones principales. Los detalles de esto fi guran en 
Esqueda, 2004.

Este procedimiento se refi ere únicamente al trata-
miento de esfuerzos con incrementos de carga que son 
siempre positivos.  Es decir, se supone que la relación 

Figura 6. Cálculo del esfuerzo principal máximo que puede aplicarse a un suelo a partir del     
                esfuerzo  principal menor. 

Figura 7. Ajuste de esfuerzos en el espacio de principales.
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esfuerzo deformación, si bien no es lineal, tiene una 
solución única.  Por tanto, el modelo no es utilizable 
para situaciones donde se presenten ciclos de carga 
y descarga, para los cuales es necesario el uso de la 
teoría general de la plasticidad, donde las relaciones 
constitutivas no son únicas, siendo importante enton-
ces la historia de carga en el tiempo.  Ese método se 
basa en el concepto de superfi cie de fl uencia,  y para 
obtenerla existen numerosas teorías aplicables a dis-
tintos tipos de materiales, siendo en suelos las más 
importantes la de Mohr-Coulomb y la aproximación 
de Drucker-Prager (Drucker, 1952).

RESULTADOS Y DISCUSIÓN 

Se generó un programa de cómpu-
to, el cual funciona dentro del progra-
ma de pre y postproceso GiD versión 7 
(Ribó, et al., 2003).  El programa que 
se obtuvo es alimentado con paráme-
tros fáciles de obtener en pruebas de 
laboratorio de Mecánica de Suelos, 
como la de compresión triaxial de re-
sistencia al esfuerzo cortante.  Este 
trabajo fue desarrollado en las insta-
laciones del aula UGTO-CIMNE de la 
Facultad de Ingeniería Civil de la Uni-
versidad de Guanajuato y en el Centro 
de Investigación en Matemáticas A.C. 
Se utilizó una computadora personal 
Pentium 4 a 3 GHz con 3 GB en RAM 
para el cálculo de los ejemplos.

El primer ejemplo mostrado es 
una zapata corrida sin carga excén-
trica.  La geometría del problema, las 
condiciones de contorno (en forma 
simbólica) y los materiales aparecen 
en  la Figura 8. Se trata de una zapata 
corrida de concreto 0,80 m de ancho 
y 0,15 m de peralte, con una contra-
trabe de  0,20 m de ancho por 0,30 m 
de alto.   El suelo en que se desplan-
ta está representado por una porción 
de terreno de 10 m de largo y 3,50 m 
de profundidad.  En la base del suelo 
están impedidos los desplazamientos 
horizontales y verticales (se asume 
que a esa profundidad del suelo ya no 
son signifi cativos los efectos de la za-
pata).  En los lados sólo se han impe-
dido los desplazamientos horizontales 
pues se supone que el medio tiene 
una gran extensión.

La carga aplicada al cimiento fue de 12 000 kg/m. 
El problema considerado es de deformación plana; to-
mando un espesor de 10 cm y repartiendo la carga en-
tre el ancho de la contratrabe, se tiene que la presión 
aplicada (carga lineal variable) es de 60 kg/cm. La carga 
fue aplicada en 15 incrementos; en los dos primeros 
se consideró únicamente el peso propio del sistema y 
en los trece restantes se aplicó la carga mencionada. 
En la fi gura 9 se muestra la malla de elementos fi nitos 
utilizada en el cálculo.

Las propiedades utilizadas para el suelo son 
c=0,31 kg/cm2 y ø=12.66º.   El módulo elástico con-
siderado es de 200 kg/cm2,  y el módulo de Poisson 
es de 0,35.  Estos datos se obtuvieron de un estudio 
de mecánica de suelos, el cual incluyó pruebas de 
compresión triaxial sin consolidación ni drenaje.  El 

a) Geometría y condiciones de contorno

         b)  Materiales utilizados.
         
         Figura 8. Zapata Corrida sin  carga excéntrica.
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programa logró convergencia hasta el incremento 15; 
pero analizando las deformaciones resultantes, se tie-
ne que el cimiento falla desde el incremento 14, por lo 
tanto la carga resistida sin fallar es de 12 000/(13)*11= 
10 153,84 kg/m, en el incremento 13. 

La Figura 10 muestra el campo de desplazamien-
tos verticales.  Se tiene que el desplazamiento máximo 
es de 1,27 cm, uniforme en toda la zapata.

En la Figura 11 ahora aparece el campo de la dis-
tribución de los esfuerzos verticales (en kg/cm2), en 
una zona ampliada bajo la zapata.  Por medio de las 
utilerías de GiD, puede obtenerse que el esfuerzo vertical 
inmediatamente debajo de la zapata es de 1,11 kg/cm2. 
Puede verse un campo que muestre los vectores de es-
fuerzos principales (Figura 12).  Los rojos indican tensión  
y los azules compresión. Puede verse en ese campo que 
en el suelo únicamente actúan esfuerzos de compresión, 
mientras que las tensiones se encuentran en el lecho 
inferior de la zapata, que es la zona donde se coloca el 
acero de refuerzo.  

En la Figura 13 aparece el campo del cociente en-
tre el esfuerzo máximo actuante y el esfuerzo máximo 
resistente.  Se ve en él que  hay una zona debajo de 
la zapata con forma aproximada a una cuña, donde 
el material no está cargado a su máxima capacidad.  
Se ve entonces el principio de formación del mecanis-

Figura 9. Malla de 4680 elementos cuadriláteros de 8 nodos (14309 nodos).

mo de falla supuesto en la teoría de Terzaghi (Juárez y 
Rico, 1979).  Sin embargo, no llega a desarrollarse por 
completo.

La explicación de este fenómeno es simple, razo-
nando de la siguiente manera: En la zona que está 
inmediatamente bajo la zapata, el suelo es comprimi-
do por la carga que ésta le transmite.  Entonces, tiene 
lugar una deformación volumétrica, que sería sólo en 
sentido vertical, pero que también produce una de-
formación horizontal para poderse adaptar al cambio 
de volumen.  Entonces, como las partículas de sue-
los no están aisladas, tratan de empujar lateralmente 
a las otras.  Esto hace que, a medida que aumenta 
el esfuerzo vertical, también aumentará el esfuerzo 
horizontal bajo la zapata, lo que se traduce en un au-
mento de la presión confi nante. Como la magnitud del 
esfuerzo principal máximo que puede resistir el suelo 
está en función del esfuerzo principal menor, es decir, 
de su esfuerzo confi nante, entonces el material puede 
resistir más carga. Obviamente, esta tendencia no es 
igual para todos los puntos que están bajo la zapata, 
por lo tanto la zona donde eso ocurre está limitada por 
una especie de cuña.

Sin embargo, ya no se alcanza a formar el mecanis-
mo de falla propuesto por Terzaghi debido a que en él 
se supone una movilización (deslizamiento) grande de 
una masa de suelo.  Este estado no puede ser repro-
ducido por el modelo que se utiliza, debido a que en 
la relación deformación-desplazamiento utilizadas en 
el cálculo intervienen únicamente las primeras deriva-
das de los desplazamientos (Esqueda, 2004),  lo que 
se cumple solamente para pequeñas deformaciones.  
Entonces, se debería utilizar la teoría de los grandes 
desplazamientos (Zienkiewicz, 1994) pues además la 
posición de las cargas también cambia.   

Figura 11. Distribución de esfuerzos verticales en Zapata Corrida.

Figura 10. Campo de desplazamientos verticales para Zapata Corrida.

Vol. 15 no. 2 Mayo-Agosto 2005       37

U n i v e r s i d a d  d e  G u a n a j u a t o



El segundo ejemplo presentado es 
una zapata corrida de colindancia, 
que tiene un comportamiento diferen-
te a la del ejemplo anterior por estar 
cargada  excéntricamente. La zapata 
tiene un ancho de 60 cm, un peralte 
de 15 cm y tiene adosada una contra-
trabe de 30 cm de peralte por 20 cm 
de ancho.  La porción de suelo repre-
sentada es de 3,95 m de profundidad 
y 10 m de ancho.  La geometría del 
problema y condiciones de contorno 
(en forma simbólica) aparecen en la 
Figura 14. En este caso, en los lados 

Figura 13. Razón entre esfuerzo máximo actuante y resistente en Zapata Corrida.

Figura 14. Geometría y condiciones de contorno de Zapata Corrida de Colindancia.

del suelo sólo se han restringido los 
desplazamientos horizontales, en su 
base los dos movimientos y la carga 
se aplica a la zapata en la corona de 
la contratrabe.

La carga aplicada está uniforme-
mente distribuida, y tiene una mag-
nitud de 30,475 kg/cm. Se considera 
un estado de deformación plana, con 
un espesor de 10 cm. 

Por lo tanto, la carga en la zapata 
es de 30,475(20)(10) = 6 095 kg/m, 
con una excentricidad de 20 cm. Las 
propiedades del suelo utilizadas son 
las mismas que en el ejemplo anterior. 
En la Figura 15 aparece la malla de 
elementos fi nitos utilizada. Para la so-
lución del problema, se emplearon 15 
incrementos de carga, 2 para peso pro-
pio y 13 para la carga en el cimiento. 
El programa logró la convergencia to-
tal y no hay deformaciones excesivas 
o sin sentido físico.  El campo de des-
plazamientos verticales se muestra en 
la Figura 16, con un desplazamiento 
máximo de 0,96 cm.  Obviamente los 
desplazamientos no son uniformes en 
toda la zapata, debido a la excentrici-
dad de la carga.

Se tiene entonces que la presión 
bajo la zapata tampoco será uniforme 

Figura 12. Distribución de esfuerzos principales en Zapata Corrida.
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(Figura 17). El valor máximo es de 1,12 kg/cm2, y el 
valor mínimo es de 0,38 kg/cm2..

Analizando el campo de vectores de esfuerzos prin-
cipales en las inmediaciones de la zapata (Figura 18). 
Como era de esperarse, las tensiones en la zapata 
aparecen en el lecho inferior (donde se coloca el ace-
ro de refuerzo), y la intensidad máxima se presenta 
precisamente al paño de la contratrabe.   Analizando 
los vectores en el suelo,  puede verse que tienen una 
intensidad mayor en  la parte izquierda de la zapata, 
lo que es lógico dada la excentricidad de la carga. Sin 
embargo, en la parte vertical izquierda de la zapata se 
aprecia también un empuje del suelo, el cual equilibra 

el momento producido por la excentricidad de la carga.  
Para entender mejor porqué aparece esto, se presenta 
una confi guración deformada del sistema, comparán-
dola con la  original (Figura 19).

Se aprecia que la zapata tiene un efecto de rota-
ción, a causa de la distribución desigual de presiones 
en la base.  Debido a que la zapata es mucho más rí-
gida que el suelo, la parte izquierda tenderá a empujar 
al suelo. Este efecto pocas veces se toma en cuenta en 
el diseño de cimentaciones, y por lo general se busca 

Figura 17. Esfuerzos normales verticales en Zapata Corrida de Colindancia.

Figura 18. Vectores de esfuerzos principales (rojo indica tensión y azul compre
                   sión) en Zapata Corrida de Colindancia.

que otros elementos estructurales se 
conecten a la zapatas de colindancia 
y ayuden a disminuir la excentricidad 
de la carga.  

Ahora, revisando el campo del co-
ciente entre el esfuerzo máximo ac-
tuante y el esfuerzo máximo resisten-
te. (Figura 20). En él se ven dos zonas 
que están cargadas a su capacidad 
máxima; una es bajo el extremo iz-
quierdo de la zapata y la otra en el 
contacto del suelo con el paño exte-
rior del cimiento.  Esto concuerda con 
todo lo discutido acerca de este ejem-
plo.

Todos los resultados obtenidos son 
cualitativamente muy buenos, aunque 
es difícil compararlos con otros mode-
los numéricos. Existen varios progra-
mas comerciales de elementos fi nitos 
que utilizan modelos no lineales para 
suelos. Algunos tienen un modelo pa-
recido (y hasta  más refi nado), pero no 
consideran la metodología presentada 

Figura 15. Malla de 3800 elementos cuadriláteros de 8 nodos (11617 nodos).

Figura 16. Desplazamientos verticales en Zapata Corrida de Colindancia.
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en este trabajo por lo que no es posible comparar los 
efectos en los cimientos con el mismo detalle. En ge-
neral, los modelos no lineales que utilizan los progra-
mas comerciales requieren de más parámetros, como 
ángulo de dilatancia, permeabilidad, etc., que no son 
tan fáciles de obtener.  Esto defi nitivamente infl uye en 
los resultados que se obtengan.

El punto de comparación utilizado para los resul-
tados es la propia experiencia de las fallas reporta-
das en cimentaciones reales y por las investigaciones 
hechas al respecto por especialistas en mecánica de 
suelos. (Juárez y Rico, 1979). 

Para más información sobre la interfase del soft-
ware, consulte las referencias siguientes: Ribó, et al., 
2003 (sobre GiD); Esqueda, H., 2004; y Botello, et. 
al., 2003. 

CONCLUSIONES

1. Se ha obtenido un modelo numérico simple para 
el análisis de cimentaciones por el método de los ele-

mentos fi nitos, junto con un progra-
ma ejecutable que funciona dentro de 
un entorno gráfi co amigable y fácil de 
utilizar. Gran parte de sus ventajas 
radican precisamente en su simpleza, 
frente a modelos más complicados y 
poco adecuados para suelos, o modelos 
más reales pero computacionalmente 
más caros. El modelo puede utilizarse 
bajo diferentes esquemas de solución 
a sistemas no lineales de ecuaciones. 
Este trabajo puede ser muy útil como 
material didáctico y técnico sobre la 
programación del MEF y su introduc-
ción a los problemas no lineales, en 
uno de los lenguajes más populares y 
robustos que existen: el C++.

2. Este modelo numérico puede ser 
muy útil para la simulación numérica 
de cimentaciones superfi ciales bajo 
cargas de servicio. No puede predecir 
la carga última que puede aplicarse 
en una cimentación, pues es incapaz 
de reproducir los mecanismos de falla 
generales que gobiernan la capacidad 
de carga última de las cimentaciones.  
Sin embargo, nos permite inspeccio-
nar los estados de esfuerzos y defor-
maciones de una cimentación y el 

suelo en que se apoya de manera rápida y visual bajo 
condiciones de servicio, proporcionando una  idea 
muy clara del comportamiento mecánico real de la ci-
mentación. Con él puede obtenerse una aproximación 
muy buena de los asentamientos inmediatos que se 
producen en las cimentaciones.

3. Las técnicas numéricas necesarias para el ma-
nejo de la teoría de los grandes desplazamientos, téc-
nicas de remallado, manejo de superfi cies deslizantes 
y contacto de materiales, así como el uso de ecuacio-
nes constitutivas más sofi sticadas que permitan ata-
car el problema de la consolidación quedan como tra-
bajo futuro.
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Figura 19. Deformada de la Zapata Corrida de Colindancia aumentada 10 veces.

Figura 20. Razón entre esfuerzo máximo actuante y resistente en Zapata Corrida de Colindancia.
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