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1. INTRODUCCIÓN 

1.1 Antecedentes 

El suelo es una creación de la naturaleza, este ha sido producido por un proceso 

complejo; rocas víctimas del intemperismo, desintegraciones químicas, 

sedimentaciones han variado el proceso de creación del suelo. 5300 especies de 

minerales que existen en la naturaleza, se combinan para el desarrollo de los suelos 

con distintas propiedades físicoquímicas, hidráulicas y mecánicas. 

Las arcillas que se forman por sedimentación en cuerpos de agua se pueden dividir en 

dos grupos: (a) aquellas que se depositan en agua salada, y (b) aquellas que se 

sedimentan en agua dulce. En las primeras los cationes del agua reducen la carga 

eléctrica negativa de la superficie de las partículas del suelo, y favorecen la unión de 

dichas partículas; este fenómeno da lugar a una estructura “floculenta” (o estructura 

en “castillo de naipes”) del suelo, el cual queda formado por “cadenas”, cuyos 

eslabones son los propios granos del mismo. A estos sedimentos los denominamos 

“arcillas sensitivas” Por el contrario, las partículas que se depositan en agua dulce no 

se unen entre sí, formando una estructura “dispersa”. A estos suelos los llamamos 

“arcillas no sensitivas”. 

En la actualidad, cuando se realiza el diseño de una cimentación, es de gran 

importancia tomar en cuenta cualquier eventualidad que pueda generar cambios en el 

comportamiento de la misma, en este caso, el de una arcilla no sensitiva. Por ello, se 

realiza la verificación de los estados límite de servicio y de falla, y un análisis de 

interacción suelo-estructura para determinar los elementos mecánicos que se pueden 

presentar en la estructura tanto a corto como a largo plazo. 

La interacción suelo-estructura ha sido la solución para la disminución de las 

incertidumbres en los asentamientos de las edificaciones. La consideración de la 
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rigidez de la estructura, en algunas investigaciones, se ha encontrado con una directa 

relación con los asentamientos totales que se tienen en el subsuelo. 

1.2 Objetivo General 

Desarrollar el diseño geotécnico de una cimentación desplantada en arcillas no 

sensitivas, considerando las propiedades de la estructura y del suelo; en este caso, 

una arcilla no sensitiva totalmente saturada, para posteriormente analizar la interacción 

estática suelo-estructura y la factibilidad de los métodos estudiados en esta tesis. 

1.2.1 Objetivos Específicos 

• Estudiar las características de una arcilla no sensitiva. 

• Análisis de revisión por capacidad de carga. 

• Estudiar el comportamiento entre una zapata corrida y el suelo de cimentación, 

considerando los asentamientos a corto y largo plazo para una arcilla no 

sensitiva. 

• Obtención de los resultados obtenidos del cálculo de asentamientos ajustados 

por el procedimiento no lineal para la predicción de deformaciones a largo plazo 

en arcillas preconsolidadas totalmente saturadas, válida para arcillas no 

sensitivas, propuesto por Demeneghi (2012) y del cálculo de interacción suelo-

estructura por el programa ISE3D (Sanginés y Hermosillo, 2021). 

2. CARACTERÍSTICAS DE LAS ARCILLAS NO SENSITIVAS 

2.1 Arcillas 

Las rocas ígneas se originan por el enfriamiento de los magmas, que surgen de masas 

fundidas procedentes del interior de la Tierra. Las arcillas son el producto de la 

meteorización de las rocas, por acción de los agentes atmosféricos, las variaciones de 

temperatura y presión, durante largos periodos de tiempo (eras geológicas). Es así que 

el termino arcilla no corresponde a una determinada composición química o 
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mineralógica, sino a mezclas de diversas especies minerales, que se relacionan con 

la composición química y mineralógica de la roca matriz y el proceso de meteorización 

que la ha afectado (Kingery W. D. et al, 1976). Resulta que el estudio de las arcillas y 

la evaluación de sus depósitos, que presentan una elevada heterogeneidad, sea 

bastante complejo. 

La AIPEA (Asociación Internacional Pour L’Etude des Argiles) y la CMS (Clay Minerals 

Society), redefinieron el término “arcilla”, para referirse a: un material “natural” 

compuesto fundamentalmente por “mineral de grano fino”, generalmente “plástico”, 

con una apropiada cantidad de agua, que se endurece cuando se lo seca al aire o se 

lo calcina. De maneral general la arcilla está constituida por silicatos alumínicos 

hidratados, con una estructura reticular aplanada. Los minerales del tipo filosilicatos 

que componen las arcillas, pertenecen fundamentalmente a cuatro grupos: el del 

Caolín, el de la Montmorillonita, el de la Mica arcillosa (principalmente illita), y el de la 

Clorita; siendo los tres primeros los más conocidos. 

Los minerales de arcilla son sílico-aluminatos hidratados con una forma cristalina y una 

estructura molecular. Estos minerales están constituidos por dos tipos de láminas: 

▪ Lámina silícica, unidad básica silícica (𝑆𝑖𝑂4
4−). 

 

 

 

 

 

 

 

a) Unidad básica silícica (tetraedro). 
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b) Lámina Silícica. 

Figura 1. Unidad y lámina silícica. (Díaz-Rodríguez, 2014). 

▪ Lámina alumínica, unidad básica alumínica [𝐴𝑙2(𝑂𝐻)6]. 

 

 

 

 

 

 

a) Unidad básica alumínica (octaedro). 

b) lámina alumínica. 

Figura 2. Unidad y lámina alumínica. (Díaz-Rodríguez, 2014) 

Los átomos de la superficie de una partícula de arcilla son predominantemente 

oxígenos o hidroxilos. La carga negativa de este atrae con fuerza a las moléculas de 
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agua (o cationes), y forman una capa de agua, conocida como capa de agua adsorbida 

(Figura 3). 

Cuando dos partículas de arcilla en suspensión se acercan, sus dobles capas difusas 

(distancia entre la superficie de la partícula de arcilla y el agua normal) interfieren entre 

sí y se generan fuerzas de repulsión, cuya magnitud depende de la cantidad de 

electrolitos. Si la concentración de electrolitos es baja, las fuerzas de repulsión son 

altas; y si la concentración es alta, las fuerzas de repulsión son bajas. 

 

 

 

 

 

 

a) Partícula típica de Montmorillonita. 

 

 

 

 

 

 

b) Partícula típica de Caolinita. 

Figura 3. Sistema arcilla-agua. (Lambe, 1958). 

Si la resultante de las fuerzas entre dos partículas de arcilla es de atracción, ambas 

partículas floculan. Y si existe un aumento de la doble capa difusa, disminuye la 
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atracción eléctrica, provocando la dispersión. En la Figura 4 se observa los fenómenos 

de floculación y dispersión. 

 

 

 

 

 

 

 

                               a) Floculación salina.                                                                 b) Floculación no salina.    

 

 

 

 

 

 

c) Dispersión. 

Figura 4. Estructura de sedimentos. (Lambe, 1958). 

2.2 Arcillas No Sensitivas 

Las partículas de arcilla que se depositan en agua dulce y no se unen entre sí, forman 

una estructura “dispersa”. A estos suelos se los conoce como “arcillas no sensitivas”. 

La dispersión depende fundamentalmente del tipo de catión predominante en la 

estructura de arcilla, siendo los suelos sódicos más dispersivos que los que contienen 

calcio, potasio y magnesio. Por tanto, las arcillas no sensitivas se caracterizan por 

presentar un elevado contenido de cationes sodio en el agua presente en sus poros. 

Estos cationes rodean totalmente a las partículas de arcilla haciendo que las fuerzas 

eléctricas repulsivas entre partículas excedan a las fuerzas atractivas, de tal forma 

que, cuando la arcilla entra en contacto con el agua, sus partículas son 

progresivamente desprendidas quedando así en suspensión (Figura 5).  
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En general, según la NRCS, 2014, las arcillas no sensitivas son de media a baja 

plasticidad y son del tipo CL (arcillas de media a baja plasticidad), de acuerdo al SUCS. 

Otros tipos de suelos que pueden contener arcillas no sensitivas son los ML, CL y CH. 

Los suelos del tipo MH muy pocas veces pueden contener arcillas no sensitivas. 

2.2.1 Origen 

Las arcillas dispersivas no están definitivamente asociadas a una formación geológica 

específica y han sido encontradas en depósitos aluviales, sedimentos lacustres, 

depósitos de loess y llanuras diluviales. Con frecuencia se ha encontrado en el agua 

de los poros de rocas calizas y esquistos originarios de depósitos marinos el mismo 

contenido de sales que en las arcillas dispersivas y el suelo residual de estas rocas es 

también dispersivo. En las zonas áridas, la evaporación del agua provoca el 

desplazamiento del sodio hacia la parte superior. Resulta especulativo afirmar que 

estas arcillas deban su origen a rocas que estuvieron, en algún tiempo geológico, 

sumergidas en el mar, donde adquirieron los niveles de sodio que las caracterizan. 

2.2.2 Características Fisicoquímicas 

Las arcillas no sensitivas generalmente poseen una resistencia a la erosión cuando se 

encuentran en un ambiente cuyas condiciones químicas son similares a los que se 

tienen cuando se forman originalmente. Cuando la arcilla no sensitiva está inmersa en 

el agua, la fracción arcillosa tiende a tener un comportamiento similar al de partículas 

granulares, esto es, las partículas arcillosas tienen un mínimo de atracciones 

 

 

 

Figura 5. Estructura dispersa. 
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electroquímicas y no pueden adherirse entre sí o estar ligadas con otras partículas de 

suelo. 

Varios factores influyen en la dispersión de los suelos, entre ellos se encuentran la 

mineralogía y química de las arcillas, así como las sales disueltas en el agua pura. La 

principal diferencia entre las arcillas no sensitivas y las resistentes a erosión radica en 

la naturaleza de los cationes en el agua de poro que se encuentra en la masa del 

suelo. Las arcillas no sensitivas contienen mayor proporción de cationes de calcio, 

potasio y magnesio en el agua de poro (Comisión Nacional del Agua, 2007). 

2.2.2.1 Superficie Específica 

La superficie específica o área superficial de una arcilla se define como el área de la 

superficie externa más el área de la superficie interna (en el caso de que esta exista) 

de las partículas constituyentes, por unidad de masa, expresada en 𝑚2/𝑔.  

Las arcillas poseen una elevada superficie específica, la interacción sólido-fluido 

depende directamente de esta propiedad. 

A continuación, se muestran algunos ejemplos de superficies específicas de arcillas: 

▪ Caolinita de elevada cristalinidad hasta 15 𝑚2/𝑔. 

▪ Caolinita de baja cristalinidad hasta 50 𝑚2/𝑔. 

▪ Halloisita hasta 60 𝑚2/𝑔. 

▪ Illita hasta 50 𝑚2/𝑔. 

▪ Montmorillonita 80-300 𝑚2/𝑔. 

▪ Sepiolita 100-240 𝑚2/𝑔. 

▪ Paligorskita 100-200 𝑚2/𝑔. 

2.2.2.2 Capacidad de Intercambio Catiónico 

Es una propiedad fundamental de las esmectitas. Son capaces de cambiar, fácilmente, 

los iones fijados en la superficie exterior de sus cristales, en los espacios 

interlaminares, o en otros espacios interiores de las estructuras, por otros existentes 
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en las soluciones acuosas envolventes. La capacidad de intercambio catiónico (CEC) 

se puede definir como la suma de todos los cationes de cambio que un mineral puede 

adsorber a un determinado pH. Es equivalente a la medida del total de cargas 

negativas del mineral. Estas cargas negativas pueden ser generadas de tres formas 

diferentes: 

▪ Sustituciones isomórficas dentro de la estructura. 

▪ Enlaces insaturados en los bordes y superficies externas. 

▪ Disociación de los grupos hidroxilos accesibles. 

El primer tipo es conocido como carga permanente y supone un 80% de la carga neta 

de la partícula; además es independiente de las condiciones de pH y actividad iónica 

del medio. Los dos últimos tipos de origen varían en función del pH y de la actividad 

iónica. Corresponden a bordes cristalinos, químicamente activos y representan el 20% 

de la carga total de la lámina. 

A continuación, se muestran algunos ejemplos de capacidad de intercambio catiónico 

(en 𝑚𝑒𝑞/100𝑔): 

▪ Caolinita: 3-5 

▪ Halloisita: 10-40 

▪ Illita: 10-50 

▪ Clorita: 10-50 

▪ Vermiculita: 100-200 

▪ Montmorillonita: 80-200 

▪ Seiolita-paligorskita: 20-35 

2.2.2.3 Capacidad de Absorción 

La capacidad de absorción está directamente relacionada con las características 

texturales (superficie específica y porosidad) y se puede hablar de dos tipos de 

procesos que difícilmente se dan de forma aislada: absorción (cuando se trata 

fundamentalmente de procesos físicos como la retención por capilaridad) y adsorción 
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(cuando existe una interacción de tipo químico entre el adsorbente, en este caso la 

arcilla, y el líquido o gas adsorbido, denominado adsorbato). 

La capacidad de adsorción se expresa en porcentaje de absorbato con respecto a la 

masa y depende, para una misma arcilla, de la sustancia de que se trate. La absorción 

de agua de arcillas absorbentes es mayor del 100% con respecto al peso. 

2.2.2.4 Plasticidad 

Las arcillas son eminentemente plásticas. Esta propiedad se debe a que el agua forma 

una envuelta sobre las partículas laminares produciendo un efecto lubricante que 

facilita el deslizamiento de unas partículas sobre otras cuando se ejerce un esfuerzo 

sobre ellas.  

La elevada plasticidad de las arcillas es consecuencia, nuevamente, de su morfología 

laminar, tamaño de partícula extremadamente pequeño (elevada área superficial) y 

alta capacidad de hinchamiento. Generalmente, esta plasticidad puede ser 

cuantificada mediante la determinación de los índices de Atterberg (Límite Líquido, 

Límite Plástico y Límite de Retracción). Estos límites marcan una separación arbitraria 

entre los cuatro estados o modos de comportamiento de un suelo sólido, semisólido, 

plástico y semilíquido o viscoso.  

La relación existente entre el límite líquido y el índice de plasticidad ofrece una gran 

información sobre la composición granulométrica, comportamiento, naturaleza y 

calidad de la arcilla. Existe una gran variación entre los límites de Atterberg de 

diferentes minerales de la arcilla, e incluso para un mismo mineral arcilloso, en función 

del catión de cambio. En gran parte, esta variación se debe a la diferencia en el tamaño 

de partícula y al grado de perfección del cristal. En general, cuanto más pequeñas son 

las partículas y más imperfecta su estructura, más plástico es el material. 
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2.2.2.5 Tixotropía 

La tixotropía se define como el fenómeno consistente en la pérdida de resistencia de 

un coloide, al amasarlo, y su posterior recuperación con el tiempo. Las arcillas 

tixotrópicas cuando son amasadas se convierten en un verdadero líquido. Si, a 

continuación, se las deja en reposo recuperan la cohesión, así como el 

comportamiento sólido. Para que una arcilla tixotrópica muestre este especial 

comportamiento deberá poseer un contenido en agua próximo a su límite líquido. Por 

el contrario, en torno a su límite plástico no existe posibilidad de comportamiento 

tixotrópico. 

3. TEORÍA DE LA ELASTICIDAD 

En la mayoría de los materiales que se utilizan en los proyectos de ingeniería civil, 

presentan comportamientos, en cierta manera, gobernados por el principio de la teoría 

de la elasticidad. Es decir, un material se considera elástico, cuando, al momento de 

llevarlo al proceso de deformación, al ser sometido a una fuerza axial; esta 

deformación se vuelva nula al ceder la aplicación de la fuerza, siempre y cuando no 

sobrepase el límite del material, llamado limite elástico. 

Esta ley está basada en asumir ciertas hipótesis, como la que el material es 

homogéneo (sus propiedades son las mismas en cualquier punto), isótropo (sus 

propiedades son independientes de la dirección adoptada) y que los esfuerzos y las 

deformaciones están relacionados linealmente. En los suelos se ha demostrado que 

la teoría de la elasticidad puede ser aplicable y que tiene resultados bastante 

convincentes en la geotecnia; a pesar de no cumplir con las hipótesis de una manera 

estricta. Sin embargo, de acuerdo a las extensas investigaciones y aplicaciones 

realizadas a lo largo de la historia, han demostrado que el suelo tiene un 

comportamiento hasta cierto punto elasto-plástico. 
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3.1 Ley de Hooke 

Robert Hooke (1960) establece la relación entre los componentes de esfuerzo y los 

componentes de deformaciones y da pie a la ley que lleva su propio nombre, Ley de 

Hooke. Cuando se le aplica un esfuerzo a un rectángulo paralelepípedo con 

características isotrópicas, los esfuerzos normales no producen distorsión en los 

ángulos del elemento, por tal, la magnitud de la elongación producida está dado por la 

siguiente ecuación: 

 𝜀𝑥 =
𝜎𝑥
𝐸

 (3.1) 

Siendo 𝜀𝑥 la deformación producida por el esfuerzo 𝜎𝑥 y 𝐸, conocido como el módulo 

de elasticidad. Las deformaciones producidas por alargamiento en el elemento en la 

dirección equis producen acortamientos en sus otras direcciones: 

 𝜀𝑦 = −𝜈
𝜎𝑥
𝐸

 

𝜀𝑥 = −𝜈
𝜎𝑦
𝐸

 

(3.2) 

Para presentar estas contracciones se hace uso de la variable “𝜐” la cual es una 

constante conocida como “Relación de Poisson”. Esta constante, es una constante 

elástica que proporciona una mediad del estrechamiento de sección de un prisma de 

material elástico lineal e isótropo, cuando se estira longitudinalmente y se adelgaza en 

las direcciones perpendiculares a la del estiramiento; y al comprimirse el fenómeno es 

inverso. En los suelos como las arcillas de la Ciudad de México, para deformaciones 

a corto plazo, esta relación vale 0.5, dicho valor físicamente supone que es un material 

que no tiene perdida de volumen. 

Consideremos ahora que actúan en forma simultánea los esfuerzos 𝜎𝑥, 𝜎𝑦, 𝜎𝑧, por el 

principio de superposición, se obtienen las siguientes ecuaciones: 
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𝜀𝑥 =

1

𝐸
[𝜎𝑥 − 𝜈(𝜎𝑦 + 𝜎𝑧)] (3.3) 

 
𝜀𝑦 =

1

𝐸
[𝜎𝑦 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑧)] (3.4) 

 
𝜀𝑧 =

1

𝐸
[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] (3.5) 

Con estas ecuaciones se pueden obtener las deformaciones totales producidas por 

fuerzas ortogonales en los tres sentidos 

Este principio es válido cuando las deformaciones son pequeñas y los 

correspondientes pequeños desplazamientos no afectan sustancialmente la acción de 

las fuerzas externas. En tales caso se desprecian los pequeños cambios en las 

dimensiones de los cuerpos deformados y también los pequeños desplazamientos de 

los puntos de aplicación de las fuerzas externas, y los cálculos se realizan tomando 

las dimensiones iniciales y la configuración inicial del cuerpo; los desplazamientos 

resultantes se obtienen por superposición en la forma de funciones lineales de fuerzas 

externas, como se hizo para llegar a las ecuaciones (3.3), (3.4) y (3.5). Sin embargo, 

se pueden presentar casos excepcionales en los que no es posible despreciar 

pequeñas deformaciones (Timoshenko y Goodier, 1970). 

En un material elástico lineal, el esfuerzo cortante produce únicamente deformación 

angular (Figura 6), así: 

𝜀𝑥𝑦 =
1

2
𝛾𝑥𝑦 𝛼 𝜏𝑥𝑦 

1

2
𝛾𝑥𝑦 =

1

𝐺′
𝜏𝑥𝑦 
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𝛾𝑥𝑦 =
2

𝐺′
𝜏𝑥𝑦 =

1

𝐺′
2

𝜏𝑥𝑦 =
1

𝐺
𝜏𝑥𝑦 

𝐺 =
𝐺′

2
 

En forma análoga: 

 
𝛾𝑥𝑦 =

1

𝐺
𝜏𝑥𝑦 (3.6) 

 
𝛾𝑥𝑧 =

1

𝐺
𝜏𝑥𝑧 (3.7) 

 
𝛾𝑦𝑧 =

1

𝐺
𝜏𝑦𝑧  (3.8) 

Los alargamientos y los movimientos angulares son independientes uno del otro. Al 

igual que las componentes de deformación se puede obtener como funciones de las 

componentes de esfuerzos, las de esfuerzos se obtienen de manera análoga. Es 

cuestión de establecer una relación entre el volumen de expansión y la suma de los 

esfuerzos normales: 

 

 

 

 

 

 

Figura 6. Elemento sometido a un estado de esfuerzo cortante puro. (Demeneghi, 2015). 
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 𝜀𝑣 = 𝜀𝑥 + 𝜀𝑦 + 𝜀𝑧 (3.9) 

Reemplazando la Ley de Hooke en (3.9), tenemos: 

 
𝜀𝑣 =

1 − 2𝜈

𝐸
(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦 + 𝜎𝑧) (3.10) 

Para la determinación de los esfuerzos en función de las deformaciones unitarias, 

reordenando las ecuaciones: 

 1

𝐸
𝜎𝑥 −

𝜈

𝐸
𝜎𝑦 −

𝜈

𝐸
𝜎𝑧 = 𝜀𝑥 (3.11) 

 
−
𝜈

𝐸
𝜎𝑥 +

1

𝐸
𝜎𝑦 −

𝜈

𝐸
𝜎𝑧 = 𝜀𝑦 (3.12) 

 
−
𝜈

𝐸
𝜎𝑥 −

𝜈

𝐸
𝜎𝑦 +

1

𝐸
𝜎𝑧 = 𝜀𝑧 (3.13) 

Despejando de las ecuaciones (3.11), (3.12) y (3.13) el esfuerzo 𝜎𝑥; y usando la regla 

de Cramer, obtenemos: 

 
𝜎𝑥 =

𝜈𝐸

(1 + 𝜈)(1 − 2𝜈)
𝜀𝑣 +

𝐸

(1 + 𝜈)
𝜀𝑥 (3.14) 

De forma análoga se obtiene: 

 
𝜎𝑦 =

𝜈𝐸

(1 + 𝜈)(1 − 2𝜈)
𝜀𝜈 +

𝐸

(1 + 𝜈)
𝜀𝑦 (3.15) 
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𝜎𝑧 =

𝜈𝐸

(1 + 𝜈)(1 − 2𝜈)
𝜀𝜈 +

𝐸

(1 + 𝜈)
𝜀𝑧 (3.16) 

El primer factor es conocido como el parámetro de Lamé: 

 
𝜆 =

𝜈𝐸

(1 + 𝜈)(1 − 2𝜈)
𝜀𝜈 (3.17) 

y 

 
𝐺 =

𝐸

2(1 + 𝜈) 
 , 2𝐺 =

𝐸

(1 + 𝜈)
 (3.18) 

De esta manera se puedes simplificar las ecuaciones (3.14), (3.15) y (3.16) de la 

siguiente manera: 

 𝜎𝑥 = 𝜆𝜀𝜈 + 2𝐺𝜀𝑥 (3.19) 

3.2 Teoría de la Elasticidad Aplicada a Suelos 

El suelo es un material producto de la desintegración de rocas y del intemperismo. Al 

tratarse de materiales compuestos y de combinaciones de minerales, es catalogado 

como impredecible. En la teoría de la elasticidad aplicada a suelos está basada 

principalmente en que se define al material como isótropo y homogéneo, por tanto, 

este se rige por la Ley de Hooke. Las deformaciones producidas por un esfuerzo axial 

pueden ser analizadas en una prueba triaxial o de compresión simple. Los 

desplazamientos verticales positivos, están asociados con una deformación negativo 

en sentido horizontal (Relación de Poisson). 
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Cada punto en análisis se puede dividir en tres esfuerzos principales, los cuales son 

perpendiculares uno del otro. La deformación en cierta dirección es igual a la suma de 

las deformaciones producidas por cada uno de los esfuerzos en su respectiva 

dirección. Figura 7 muestra un elemento con cierto volumen, el cual cada cara es 

sometida a un esfuerzo perpendicular a estas (Terzaghi, 1943). Estos esfuerzos son 

considerados iguales: 

 𝜎Ι = 𝜎ΙΙ = 𝜎ΙΙΙ = 𝜎𝑤 (3.20) 

La deformación en la dirección de cada uno de eso esfuerzos es: 

 𝜎𝑤
𝐸
− 2𝜈

𝜎𝑤
𝐸
=
𝜎𝑤
𝐸
(1 − 2𝜈) (3.21) 

Cuando se aplican estos esfuerzos el cambio de volumen del elemento es dado por: 

 Δ𝑉

𝑉
= 3

𝜎𝑤
𝐸
(1 − 2𝜈) (3.22) 

Figura 7. a) Espécimen perfectamente elástico sometido a fuerzas axiales; b) Resultados de 
la prueba; c) Orientación de los esfuerzos principales (Terzagui, 1943). 
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Para una relación de Poisson de 0.5, el cambio de volumen es igual a cero, Por tanto, 

los sólidos elásticos se consideran incompresibles (𝜈 = 0.5). 

Los suelos tienen un comportamiento el cual al deformarse no se tiene una 

recuperación total después de la descarga. Estos muestran un comportamiento 

esfuerzo deformación como el de la Figura 8, el cual, el tramo OA, representa el tramo 

de carga; el tramo AB, como el tramo de descarga y el tramo BC, el tramo como de 

recarga. 

Se puede observar en la figura que el tramo OA consiste en dos partes que definen el 

comportamiento real del suelo. Una es la parte elástica, es el tramo de recuperación 

de la deformación al cesar la carga; y la segunda parte es la plástica, en esta etapa 

las deformaciones en el suelo no son recuperables. Esto es lo que define al suelo como 

un material con un comportamiento elasto-plástico. 

El módulo elástico o módulo de Young, es la pendiente de la línea de la gráfica 

esfuerzo-deformación de un material linealmente elástico. Para un material elástico no 

lineal, tenemos los módulos de elasticidad tangente y el módulo secante, ambos se 

encuentran determinados con una relación de esfuerzo y deformación. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 8. Comportamiento de un material elasto-plástico en una prueba de compresión. 
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Los módulos elásticos tanto como el secante y el tangente, tienden a ser menores 

cuando las deformaciones tangenciales aumentan. Comúnmente los módulos para un 

material elasto-plástico son obtenidos con la tangente inicial, haciendo una descarga 

y calculando la pendiente inicial de la línea de descarga como la tangente inicial del 

módulo elástico. 

4. ASENTAMIENTOS EN ARCILLAS NO SENSITIVAS 

Al aplicar una carga sobre una masa de suelo, se produce un nuevo estado de 

esfuerzos en dicha masa, este nuevo estado de infiere a deformaciones que se 

traducen en asentamientos de la estructura. La naturaleza y magnitud de tales 

deformaciones dependerá de: 

▪ La magnitud de la carga aplicada 

▪ Las propiedades del material, y 

▪ El tiempo 

4.1 Aspectos Generales 

Resulta necesario con frecuencia la estimación de los desplazamientos verticales 

debidos a la aplicación de cargas estáticas transmitidas de la estructura al suelo 

subyacente. 

La Figura 9 representa la historia del asentamiento de un punto de una cimentación; 

se puede apreciar que existen tres componentes del asentamiento que difieren en 

magnitud, lo cual, es aplicable a todos los suelos, si reconocemos que la escala de 

tiempo y magnitudes relativas de los tres componentes pueden diferir en varios 

órdenes de magnitud para diferentes tipos de suelos (Winterkorn y Fang, 1975). 

Es conveniente para el cálculo, que el asentamiento (𝛿) sea la suma de las tres 

componentes, como se aprecia en la Figura 9 (Winterkorn y Fang, 1975). 
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 𝛿𝑇 = 𝛿𝑢 + 𝛿𝑃𝑡 + 𝛿𝑆𝑡 (4.1) 

𝛿u = Asentamiento inmediato o asentamiento distorsional. 

𝛿𝑃𝑡 = Asentamiento por consolidación primaria. 

𝛿𝑆𝑡 = Asentamiento por consolidación secundaria. 

 

 

 

 

 

 

Figura 9. Historia del asentamiento en un punto de una cimentación (Winterkorn y Fang, 
1975). 

El asentamiento inmediato es aquella parte del asentamiento total que tiene lugar 

simultáneamente a la aplicación de la carga, como consecuencia principalmente de 

una distorsión en el suelo de cimentación. El asentamiento distorsional es 

generalmente no-elástico, sin embargo, se calcula utilizando la teoría de la elasticidad 

cuando el asentamiento tiene lugar en materiales cohesivos, como es el caso de las 

arcillas preconsolidadas.  

El resto de las componentes es resultado de la expulsión gradual del agua de los 

vacíos y la compresión simultánea del esqueleto de suelo; ambas componentes son 

resultado de una deformación diferida. La distinción entre asentamiento por 

consolidación primaria (controlada por la rapidez que el agua es expulsada de los 

vacíos) y consolidación secundaria (controlada por la velocidad que el esqueleto de 
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suelo cede y se comprime) se hace sobre las bases de los procesos físicos que 

controlan la velocidad del asentamiento. El tiempo de transición entre estos dos 

procesos es identificado como el tiempo cuando el exceso de presión de poro llega a 

ser sensiblemente cero. Este tiempo, indicado como t100, se aprecia en la Figura 9. 

Por otra parte, el fenómeno de asentamientos se genera cuando existen esfuerzos, 

para calcular las deformaciones en los estratos subyacentes, es necesario tener 

información acerca de las propiedades mecánicas del suelo y como es que se 

transmite el esfuerzo hasta ese punto. Para ello es necesario saber la presión que hay 

entre los granos del suelo, esta es llamada presión o esfuerzo efectivo. 

4.2 Distribución de Esfuerzos en los Suelos 

Es sabido que el esfuerzo en la superficie no es igual al esfuerzo a cierta profundidad, 

por tanto, para la determinación de los asentamientos inducidos en un estrato de suelo 

es necesario cuestionarse que ocurre en él. Las soluciones aplicadas se encuentran 

desarrolladas con base en la Teoría de la Elasticidad  

Joseph Boussinesq en el año 1985, teniendo como principio la Teoría de la Elasticidad, 

presento una de las primeras soluciones a este problema para una carga puntual 

actuando en la dirección normal a la superficie de un semi-espacio linealmente elástico 

(Figura 10). 

Teniendo consideradas en la solución las hipótesis simplistas en las que se estima que 

el medio en que se transmite el esfuerzo, es un medio elástico, por tanto, obedece a 

la Ley de Hooke, además, el medio se considera anisótropo, semi-infinito y que la 

distribución de esfuerzos es independiente del tipo de material y en este se considera 

válida una distribución de esfuerzos lineal.  
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Figura 10. Esfuerzos en un punto P, producidos por una carga Q en la superficie (Das, 2014). 

La distribución de esfuerzos en el centro de una carga circular, de radio 𝑟, a una 

profundidad 𝑧, se encuentra dada por la siguiente ecuación: 

 
𝜎𝑧 = 𝑞 [1 −

𝑧3

(𝑟2 + 𝑧2)3/2
] (4.2) 

El incremento de esfuerzo radial horizontal esta dado por Yoder, 1959. 

 
𝜎𝑟 =

𝑞

2
[1 + 2𝜈 −

2(1 + 𝜈)𝑧

(𝑟2 + 𝑧2)1/2
+

𝑧3

(𝑟2 + 𝑧2)3/2
] (4.3) 

En este trabajo se analizará la zapata corrida como una figura rectangular 

uniformemente cuadrada, los cuales se obtienen de la esquina del elemento. Se 

incluirá el efecto de los esfuerzos laterales causados por la carga, teniendo un efecto 

tridimensional en la masa del suelo. 
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Figura 11. Estado de esfuerzos de un elemento (Zeevaert, 1973). 

Las deformaciones laterales se proponen como nulas considerando un confinamiento 

infinito, por tanto: 

 ∆𝜀𝑥 = ∆𝜀𝑦 = 0 ; ∆𝜀𝑦 ≠ 0 (4.4) 

Habiendo hecho la simplificación anterior, usamos la ecuación formulada por Damy (et 

al 1985). La cual es para obtener los esfuerzos en la dirección z para una carga vertical 

(Figura 12). 

 

 

 

 

 

 

Figura 12. Esfuerzos normales bajo la esquina de un rectángulo cargado (Damy, 1985). 
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𝜎𝑧 =

𝑞

2𝜋
[(

1

𝑥2 + 𝑧2
+

1

𝑦2 + 𝑧2
)
𝑥𝑦𝑧

𝐵
+ tan−1

𝑥𝑦

𝑧𝐵
] (4.5) 

Para 𝜎𝑥 y 𝜎𝑦  debido a un esfuerzo vertical en la superficie se tiene (Daskó y Kagán, 

1980): 

 
𝜎𝑥 =

𝑞

2𝜋
[
𝜋

2
−

𝑥𝑦𝑧

(𝑥2 + 𝑧2)𝐵
−tan−1

𝑧𝐵

𝑥𝑦
+ (1 − 2𝜈) (tan−1

𝑥

𝑦
− tan−1

𝑦𝐵

𝑦𝑧
)] (4.6) 

 
𝜎𝑦 =

𝑞

2𝜋
[
𝜋

2
−

𝑥𝑦𝑧

(𝑦2 + 𝑧2)𝐵
−tan−1

𝑧𝐵

𝑥𝑦
+ (1 − 2𝜈) (tan−1

𝑦

𝑥
− tan−1

𝑦𝐵

𝑥𝑧
)] (4.7) 

donde 𝑥, 𝑦 y 𝑧 son las coordenadas donde se encuentra el punto de estudio y 𝐵 es 

una constante que está definida de la siguiente manera: 

 𝐵 = √𝑥2 + 𝑦2 + 𝑧2 (4.8) 

4.3 Asentamientos Inmediatos 

Como ya lo hemos mencionado anteriormente, aunque el suelo no es un material 

elástico, a menudo se trata como tal, debido a que existen en la literatura especializada 

en el tema un gran número de soluciones y métodos para materiales elásticos, que 

aplicados sobre todo a los suelos cohesivos, proporcionan resultados muy 

aproximados y que funcionan muy bien en la práctica.  

A continuación, se presentan algunas teorías derivadas de la teoría de la elasticidad 

aplicables para el cálculo de asentamientos elásticos en arcillas preconsolidadas 

totalmente saturadas (Demeneghi, 2011). 
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4.3.1 Ley de Hooke 

Para el correcto uso de esta ley en materiales no lineales, es necesario utilizar un 

módulo de deformación del suelo 𝐸 aproximado, ya sea el módulo de elasticidad 

tangente o el módulo secante. 

La deformación vertical bajo la esquina de un rectángulo cargado (Figura 12) a la 

profundidad 𝑧, está dada por la expresión: 

 
𝜀𝑧 =

1

𝐸
[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] (4.9) 

Donde: 

𝜀𝑧 = Deformación vertical o asentamiento. 

𝐸 = Módulo de elasticidad o de deformación del suelo. 

𝜈 = Relación de Poisson. 

𝜎𝑥 , 𝜎𝑦 , 𝜎𝑧 = Esfuerzos normales bajo la esquina de un rectángulo cargado. 

Sabemos que, 

 
𝜀𝑧 =

∆𝛿𝑧
Δ𝑧

 (4.10) 

Por tanto, 

 ∆𝛿𝑧
Δ𝑧

=
1

𝐸
[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] 

∆𝛿𝑧 =
Δ𝑧

𝐸
[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] 

(4.11) 
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4.3.2 Fórmula de Schleicher 

Para calcular los asentamientos bajo una esquina de una superficie rectangular 

uniformemente cargada en un medio semi-infinito, elástico, homogéneo, e isótropo, 

Schleicher obtuvo la siguiente ecuación (Terzaghi, 1943 citado por Deméneghi, 2011): 

 
𝛿𝑧 =

𝑞(1 − 𝜈2)

𝜋𝐸
{𝑦 ln [

𝑥 + √𝑥2 + 𝑦2

𝑦
] + 𝑥 ln [

𝑦 + √𝑥2 + 𝑦2

𝑥
]} (4.12) 

 

 

 

 

 

 

Figura 13. Deformación bajo la esquina del rectángulo cargado (Demeneghi, 2011). 

4.3.3 Fórmula de Steinbrenner 

Para el cálculo de asentamientos elásticos inducidos por una carga rectangular con 

carga uniforme, Steinbrenner resolvió el problema de cálculo de asentamientos en un 

medio elástico, homogéneo e isótropo de espesor “h” bajo una esquina del rectángulo 

cargado con la siguiente expresión (Terzaghi, 1943, citado por Demeneghi, 2011). 
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𝛿𝑧 =

𝑞(1 − 𝜈2)

𝜋𝐸
{𝑦 ln [

(𝑥 + √𝑥2 + 𝑦2)√𝑦2 + ℎ2

𝑦(𝑥 + 𝐴)
]

+ 𝑥 ln [
(𝑦 + √𝑥2 + 𝑦2)√𝑥2 + ℎ2

𝑥(𝑦 + 𝐴)
]}

+
𝑞

2𝜋𝐸
(1 − 𝜈 − 2𝜈2)ℎ tan−1 (

𝑦𝑥

ℎ𝐴
) 

(4.13) 

Donde: 

 𝐴 = √𝑥2 + 𝑦2 + ℎ2 (4.14) 

4.3.4 Propiedades de Deformación 

La magnitud del cálculo de los asentamientos elásticos depende directamente de los 

valores de los parámetros elásticos del suelo, como lo son el módulo de elasticidad (𝐸) 

y la relación de Poisson (𝜈). 

Debido a que los suelos cohesivos son materiales elásticamente no lineales, el objetivo 

de la evaluación de los parámetros elásticos es determinar los valores de éstos, para 

que al ser sustituidos en la ecuación apropiada proporcionen una correcta 

determinación del asentamiento distorsional inicial. 

Para suelos cohesivos, en los cuales la deformación ocurre a volumen constante y 

requieren de poco tiempo para que se desarrolle el asentamiento distorsional o 

elástico, se asume una relación de Poisson 𝜈 = 0.5, correspondiente a un medio 

incompresible. A pesar de que esta suposición puede no ser correcta, la magnitud del 

cálculo del asentamiento no es sensible a pequeños cambios en la variación de la 

relación de Poisson (Winterkorn y Fang, 1975). 

La apropiada determinación del módulo equivalente de deformación del suelo (𝐸) es 

un problema mucho más complicado. Este parámetro es comúnmente obtenido a partir 
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del módulo tangente inicial en la curva esfuerzo-deformación de una prueba de 

compresión triaxial. 

 

 

 

 

 

 

Figura 14. Módulo 𝑬𝟓𝟎 y módulo tangente inicial 𝑬𝒔𝒊 (Demeneghi, 2011). 

Es común en la práctica utilizar las ecuaciones (4.9) o (4.12), haciendo 𝐸 = 𝐸𝑠, siendo 

𝐸𝑠 el módulo de deformación del suelo. El módulo 𝐸𝑠  se puede obtener como ya se 

dijo a partir de los resultados de una prueba de compresión triaxial (Figura 14). Como 

𝐸𝑠 se puede usar el módulo tangente inicial 𝐸𝑠𝑖 o el módulo 𝐸50 (Figura 14), el cual 

corresponde al 50% del esfuerzo desviador de falla. 

La rigidez de un suelo es función de la presión de confinamiento. En la Figura 15 se 

muestra la variación de 𝐸50 o 𝐸𝑠𝑖 con el confinamiento 𝜎3. 
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Figura 15. Variación del módulo 𝑬𝟓𝟎 o del módulo tangencial 𝑬𝒔𝒊 con la presión de 
confinamiento (Demeneghi, 2011). 

Para condiciones no drenadas, 𝜈 = 𝜈𝑢 = 0.5 y 𝐸𝑢 es usualmente obtenido a partir de 

pruebas triaxiales no drenadas UU. Para estratos razonablemente homogéneos, 𝐸𝑢 se 

considera constante, aunque éste si aumenta con la profundidad. Para estratos de 

espesor mayor a 3 m, es conveniente dividir dicha capa en una serie de subcapas, 

asignado a cada una de ellas las adecuadas propiedades de la capa de suelo en 

cuestión. 

En la Tabla 1. Parámetros elásticos (Diaz, 2011).Tabla 1 se muestran parámetros 

elásticos donde se pueden obtener valores típicos de diferentes tipos de suelos. 

 

 

 

 

 

Tabla 1. Parámetros elásticos (Diaz, 2011). 
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El uso de tablas debe limitarse solamente para estimaciones y requiere de buen criterio 

y experiencia para su aplicación. 

4.4 Asentamientos Diferidos o a Largo Plazo 

 ∆𝛿𝑡 = (∆𝛿)𝑃𝑡 + (∆𝛿)𝑆𝑡 (4.15) 

Donde: 

∆𝛿𝑡 = Asentamiento total a largo plazo para un tiempo t. 

(∆𝛿)𝑃𝑡 = Asentamiento por un tiempo t, debido a consolidación primaria. 

(∆𝛿)𝑆𝑡 = Asentamiento por un tiempo t, debido a consolidación secundaria. 

Se conoce como consolidación al fenómeno de proceso de disminución de volumen 

que tenga lugar en un lapso de tiempo, provocado por el aumento de las cargas sobre 

el suelo. Generalmente este proceso va acompañado por la salida de agua de los 

vacíos del suelo (Juárez y Rico, 1976). 

La teoría de consolidación se le debe a Karl Terzaghi (1923), para reproducir esta, se 

recurre a la prueba de consolidación unidimensional en laboratorio. Dicha prueba 

consiste, esencialmente, en aplicar una carga vertical a una pastilla cilíndrica de suelo 

confinada lateralmente por un anillo metálico, de manera que se deforme únicamente 

en el sentido vertical. Se aplica un incremento de carga y se mantiene sostenido 

durante un cierto intervalo de tiempo (normalmente un día). Con ayuda de un 

micrómetro se mide la evolución de la deformación durante este lapso, con lo que se 

obtiene la correspondiente curva de consolidación. El proceso se repite para varios 

incrementos de carga, con lo que se dispone de una curva de consolidación para cada 

incremento como la que se aprecia en la Figura 16. 
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Figura 16. Curva de consolidación (Juárez y Rico, 1976). 

En campo, cuando las cargas de una cimentación son transmitidas a un suelo 

cohesivo, se produce una deformación volumétrica, que en el caso de materiales 

saturados se manifiesta en un incremento en la presión de poro. Cuando ha 

transcurrido suficiente tiempo, el agua fluye fuera del suelo, acompañada de una 

disipación de la presión de poro. 

Con base en los resultados de las curvas deformación-tiempo (curvas de 

consolidación), se obtiene la relación entre relación de vacíos y esfuerzo efectivo, 

denominada curva de compresibilidad (Figura 17). Esta curva permite asociar la 

variación de la relación de vacíos con el esfuerzo vertical efectivo, 𝜎𝑣
′ , aplicado. 

La curva de compresibilidad, se puede dibujar en escala aritmética o en escala 

logarítmica como se ilustra en la Figura 17, en la gráfica (Figura 17b) se aprecian dos 

tipos de comportamiento, el lado izquierdo con una pequeña pendiente (A) 

(denominada rama preconsolidada, OC, o rama estructurada), el lado derecho 

caracterizado por una línea recta de gran pendiente (B) (denominada rama 

normalmente consolidada, NC, o rama desestructurada). En esta rama (NC), la 
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pendiente de la línea recta se denomina índice de compresión (𝐶𝑐), y está definido 

mediante la relación: 

 
𝐶𝑐 =

∆𝑒

∆𝑙𝑜𝑔𝜎′
 (4.16) 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 17. Curva de compresibilidad, a) escala aritmética, b) escala logarítmica (Juárez y 
Rico, 1976). 

La curva que une la rama OC con la rama NC representa la transición entre la 

condición estructurada y la desestructurada, por tanto, se define un concepto 

denominado esfuerzo de preconsolidación,𝜎′𝑝, que representa el máximo esfuerzo que 

ha soportado el suelo en estudio, en toda su historia geológica (Casagrande, 1936). 

Se dice que un suelo esta normalmente consolidado, NC, cuando 𝜎′𝑣 = 𝜎′𝑝, es decir, 

nunca ha sufrido esfuerzos efectivos superiores a los que tiene en el momento del 

estudio. En caso contrario,  𝜎′𝑣 < 𝜎′𝑝, se dice que éste está sobreconsolidado o 

preconsolidado, OC. Se denomina relación de preconsolidación, OCR, a la relación 

que existe entre el esfuerzo de preconsolidación, 𝜎′𝑝, y el esfuerzo efectivo actual, 𝜎′𝑣, 

esta relación se expresa: 
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𝑂𝐶𝑅 =

𝜎′𝑝
𝜎′𝑣

 (4.17) 

El esfuerzo de preconsolidación, 𝜎′𝑝, es estimado mediante un procedimiento de 

Casagrande (1936) con base en la curva de compresibilidad. 

4.4.1 Deformación de un Elemento de Suelo de Espesor Δz0 

Consideremos un estrato de arcilla de espesor inicial ∆𝑧0, el cual, al ser sometido a un 

incremento de carga, sufre una deformación vertical 𝛿𝑧 (Figura 18), quedando con un 

espesor final ∆𝑧𝑓. 

 

 

 

 

 

Figura 18. Deformación de un elemento de suelo (Demeneghi, 2011). 

Con relación a la Figura 18 podemos apreciar el asentamiento: 

 𝛿𝑧 = ∆𝑧0 − ∆𝑧𝑓 (4.18) 

Sus relaciones de vacíos, inicial y final son: 

 
𝑒0 =

∆𝑧𝑣0
∆𝑧𝑠

 (4.19) 
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𝑒𝑓 =

∆𝑧𝑣𝑓
∆𝑧𝑠

 (4.20) 

 

Suponiendo que la compresión vertical se debe únicamente a una reducción de los 

vacíos del suelo. Entonces, 

 ∆𝑧0 = ∆𝑧𝑣0 + ∆𝑧𝑠 (4.21) 

 ∆𝑧𝑓 = ∆𝑧𝑣𝑓 + ∆𝑧𝑠 (4.22) 

Reemplazando las ecuaciones (4.21) y (4.22) en la ecuación (4.18). 

 𝛿𝑧 = ∆𝑧𝑣0 − ∆𝑧𝑣𝑓 (4.23) 

Sustituyendo las ecuaciones (4.19) y (4.20) en la ecuación (4.23). 

 𝛿𝑧 = 𝑒0∆𝑧𝑠 − 𝑒𝑓∆𝑧𝑠 = ∆𝑧𝑠(𝑒0−𝑒𝑓) (4.24) 

Ahora dividimos ambos miembros entre Δz0. 

 𝛿𝑧
∆𝑧0

=
∆𝑧𝑠(𝑒0−𝑒𝑓)

∆𝑧0
 (4.25) 

Tomando en cuenta las ecuaciones (4.21) y (4.19). 

 𝛿𝑧
∆𝑧0

= [
∆𝑧𝑠

∆𝑧𝑣0 + ∆𝑧𝑠
] (𝑒0−𝑒𝑓) (4.26) 
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𝛿𝑧
∆𝑧0

= [
∆𝑧𝑠

𝑒0∆𝑧𝑣0 + ∆𝑧𝑠
] (𝑒0−𝑒𝑓) = [

1

1 + 𝑒0
] (𝑒0−𝑒𝑓) 

𝛿𝑧 = [
𝑒0−𝑒𝑓
1 + 𝑒0

] ∆𝑧0 

Donde ∆e = e0−ef 

 
𝛿𝑧 = [

∆e

1 + 𝑒0
] ∆𝑧0 (4.27) 

La ecuación (4.27) permite calcular la deformación vertical de un estrato de suelo de 

espesor inicial ∆𝑧0, en función de su decremento de relación de vacíos y de su relación 

de vacíos inicial.  

Con los resultados de una prueba de consolidación se puede calcular el decremento 

de la relación de vacíos. De la ecuación (4.26) tenemos que: 

 
𝑒𝑓 = 𝑒0 (1 −

𝛿𝑧
∆𝑧0

) −
𝛿𝑧
∆𝑧0

 (4.28) 

siendo 𝛿𝑧 la deformación al final del incremento de carga (después de que se disipó la 

presión de poro) y ∆𝑧0 el espesor del espécimen de suelo en el momento de aplicar la 

carga. Usando la ecuación (4.28) se calcula la relación de vacíos al final de cada 

incremento de carga, con lo que se obtiene una curva de compresibilidad (Figura 19). 
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Figura 19. Curva de compresibilidad (Demeneghi, 2011). 

Tomemos dos puntos de la curva de compresibilidad de la Figura 19. Se define el 

coeficiente de compresibilidad 𝑎𝑣: 

 
𝑎𝑣 =

∆𝑒

∆𝑝𝑣′
 (4.29) 

Mientras que el coeficiente de compresibilidad volumétrica, 𝑚𝑣, es: 

 𝑚𝑣 =
𝑎𝑣

1 + 𝑒0
 (4.30) 

Para obtener una ecuación más explícita se multiplica y divide la ecuación (4.27) por 

∆𝜎. Y tomando en cuenta las ecuaciones (4.29) y (4.30), tenemos: 

 
𝛿𝑧 = [

∆𝑒/∆𝜎

1 + 𝑒0
] ∆𝑧0∆𝜎 =

𝑎𝑣
1 + 𝑒0

∆𝑧0∆𝜎 

𝛿𝑧 = 𝑚𝑣∆𝑧0∆𝜎 

(4.31) 
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La expresión (4.31) permite calcular el asentamiento debido a consolidación para un 

tiempo 𝑡 = ∞. En donde: 

𝑚𝑣 = Coeficiente de compresibilidad volumétrica. 

∆𝑧0 = Espesor del estrato sujeto a consolidación. 

∆𝜎 = Incremento de esfuerzo debido a la aplicación de la carga. 

4.4.2 Asentamientos por Consolidación Primaria en Suelos Preconsolidados 

Skempton y Bjerrum (1957), proponen un procedimiento para corregir el cálculo de la 

deformación en arcillas preconsolidadas. 

La deformación por consolidación primaria vale: 

 ∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = 𝑚𝑣𝜎𝑧∆𝑧0 (4.32) 

En el consolidómetro, el incremento de presión de poro, en el momento de aplicar la 

carga, vale: 

 ∆𝜇𝑤𝑐𝑜𝑛 = 𝜎𝑧 (4.33) 

Por tanto, 

 ∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = 𝑚𝑣∆𝜇𝑤𝑐𝑜𝑛∆𝑧0 (4.34) 

Por otra parte, el incremento de presión de poro es función del incremento del esfuerzo 

desviador, es decir: 

 ∆𝜇𝑤𝑐𝑜𝑛 = 𝐵𝜎3 + 𝐴𝐵(𝜎1 − 𝜎3) (4.35) 
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Donde 𝐴 y 𝐵 son los coeficientes de presiones de poro (Skempton, 1954). Para arcillas 

saturadas 𝐵 = 1 y el valor de 𝐴 puede ser determinado mediante la medición de 

presión poro en una prueba triaxial UU (Bishop y Henkel, 1957). 

Entonces, 

 ∆𝜇𝑤𝑐𝑜𝑛 = 𝜎3 + 𝐴(𝜎1 − 𝜎3) (4.36) 

En el campo, 

 
𝜎3 =

𝜎𝑥 + 𝜎𝑦
2

 

𝜎1 = 𝜎𝑧 

(4.37) 

Reemplazamos las ecuaciones (4.37) en la ecuación (4.36), tenemos: 

 
∆𝜇𝑤𝑐𝑝𝑜 =

𝜎𝑥 + 𝜎𝑦
2

+ 𝐴(𝜎𝑧 −
𝜎𝑥 + 𝜎𝑦
2

) (4.38) 

Consideran que el asentamiento en el campo se puede calcular con la siguiente 

expresión: 

 ∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 = 𝑚𝑣∆𝜇𝑤𝑐𝑝𝑜∆𝑧0 (4.39) 

Dividimos la ecuación (4.39) y la ecuación (4.34). Y teniendo en cuenta (4.33) y (4.38). 

 
∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜
∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛

=
∆𝜇𝑤𝑐𝑝𝑜
∆𝜇𝑤𝑐𝑜𝑛

=

𝜎𝑥 + 𝜎𝑦
2 + 𝐴(𝜎𝑧 −

𝜎𝑥 + 𝜎𝑦
2 )

𝜎𝑧
 

(4.40) 
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Reordenando la ecuación (4.40), tenemos el coeficiente de corrección de Skempton y 

Bjerrum, “𝜇”: 

 

𝜇 =
𝐴𝜎𝑧 +

(1 − 𝐴)(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)
2

𝜎𝑧
 

(4.41) 

Por tanto, el asentamiento en el campo, al término de la consolidación primaria es: 

 ∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 =  𝜇(∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛) (4.42) 

Y, por tanto, el asentamiento para un tiempo t, debido a consolidación primaria es: 

 ∆𝛿𝑃𝑡 = ∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜𝑈 (4.43) 

Donde 𝑈 es el grado o porcentaje de consolidación primaria (𝑈 = 1 sí 𝑇 > 2). 

 

 

 

Tabla 2. Valores típicos del Coeficiente A en condiciones de esfuerzo de trabajo (Skempton y 
Bjerrum, 1957). 

Para el cálculo de deformación por consolidación primaria ∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛, utilizamos el 

procedimiento no lineal para la predicción de deformaciones a largo plazo en arcillas 

preconsolidadas totalmente saturadas propuesta por Demeneghi, et al (2012), válida 

para arcillas no sensitivas. En estas arcillas se puede emplear el principio de 

proporcionalidad natural de Juárez Badillo (2010), que establece que no vivimos en un 

mundo de cantidades sino más bien en un mundo de proporciones. Por tanto, hagamos 
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uso de este concepto para el cálculo de deformación vertical a largo plazo de un estrato 

de arcilla como el mostrado en la Figura 20. 

Figura 20. Estrato de arcilla totalmente saturada (Demeneghi, 2021). 

El estado de esfuerzos efectivos sobre el elemento se muestra en la figura 16. 

Supongamos que la deformación ocurre únicamente en dirección vertical, y que las 

deformaciones laterales son nulas. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 21. Estado de esfuerzos sobre el elemento (Demeneghi, 2021). 
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Demos ahora un incremento diferencial de esfuerzo vertical 𝑑𝜎𝑧. Haciendo uso del 

principio de proporcionalidad natural de Juárez Badillo (2010) podemos establecer que 

la diferencial de la deformación lineal unitaria es: 

 
𝑑𝜀𝑧 =

1

𝐴

𝑑𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′ + 𝜎𝑧

 (4.44) 

En la ecuación (4.44) notamos que la deformación vertical es directamente 

proporcional al incremento de esfuerzo 𝑑𝜎𝑧 e inversamente proporcional a la presión 

vertical efectiva debida a peso propio y al incremento de esfuerzo vertical por la 

aplicación de la carga repartida 𝑞. 

La deformación 𝑑𝜀𝑧 la definimos en mecánica de suelos de la siguiente forma: 

 
𝑑𝜀𝑧 = −

𝑑𝑤

ℎ
 (4.45) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 22. Deformación de un elemento arcilla no sensitiva (Demeneghi, 2021). 

De acuerdo con la Figura 22, 

ℎ = ℎ0 + 𝑤, 𝑑ℎ = 𝑑ℎ0 + 𝑑𝑤, 𝑑ℎ = 𝑑𝑤 
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𝑑𝜀𝑧 = −

𝑑ℎ

ℎ
 (4.46) 

Reemplazamos en la ecuación (4.44), 

𝑑ℎ

ℎ
= −

1

𝐴

𝑑𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′ + 𝜎𝑧

 

Integremos esta expresión: 

∫
𝑑ℎ

ℎ
= −

1

𝐴
∫

𝑑𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′ + 𝜎𝑧

𝜎𝑧

0

ℎ𝑓

ℎ0

 

ln
ℎ𝑓
ℎ0
= −

1

𝐴
ln(

𝑝𝑣𝑜
′ + 𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′ 

) 

ℎ𝑓
ℎ0
= (

𝑝𝑣𝑜
′ + 𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′

)

−
1
𝐴

 

De acuerdo con la Figura 22, 

ℎ𝑓 = ℎ0 +𝑤𝑓 , (𝑤𝑓 < 0) 

𝑤𝑓
ℎ0
=
ℎ𝑓
ℎ0
− 1 

 

𝑤𝑓 = [(
𝑝𝑣𝑜
′ + 𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′

)

−
1
𝐴

− 1]ℎ0 (4.47) 

Utilicemos la ecuación (4.47) para el cálculo de la deformación del estrato de la Figura 

20; denominemos ∆𝑤𝑓 a la deformación del estrato y ∆𝑧0 a su espesor inicial. 

Consideremos que podemos hacer extensiva la fórmula (4.47) para el estrato, 

entonces: 
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∆𝑤𝑓 = [(
𝑝𝑣𝑜
′ + 𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑜′

)

−
1
𝐴

− 1]∆ℎ0 (4.48) 

El valor de ∆𝑤𝑓 dado por la ecuación (4.48) es siempre negativo, por lo que para 

obtener una magnitud positiva de la deformación hacemos ∆𝑤𝑓 = −∆𝛿𝑧. La ecuación 

(4.48) queda: 

 

∆𝛿𝑧 = [1 − (
𝑃′𝑣𝑜 + 𝜎𝑧
𝑃𝑣𝑜′

)

−
1
𝐴

] (∆𝑧0) (4.49) 

La ecuación (4.49) proporciona la deformación a largo plazo de un estrato de arcilla no 

sensitiva, totalmente saturada, de espesor ∆𝑧0, sometido a un incremento de esfuerzo 

vertical 𝜎𝑧 (Figura 20). En arcillas no sensitivas la deformación se debe a consolidación 

primaria y a consolidación secundaria; además, podemos estar en la rama de 

recompresión (o rama de descarga) o en la rama virgen. Por lo tanto, para el cálculo 

de las deformaciones, las magnitudes de 𝐴 que debemos emplear en la ecuación 

(4.49) son: 

Rama de descarga 

Consolidación primaria, 𝐴 = 𝐴𝑠𝑝 

Consolidación secundaria, 𝐴 = 𝐴𝑠𝑐𝑠 

Rama Virgen 

Consolidación primaria, 𝐴 = 𝐴𝑝 

Consolidación secundaria, 𝐴 = 𝐴𝑐𝑠 
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El módulo de rigidez 𝐴 se puede obtener a partir de mediciones de deformación en 

ensayes de consolidación. Lo despejamos de la ecuación (4.49). 

 

𝐴 = −
log (

𝑃′𝑣𝑜 + 𝜎𝑧
𝑃𝑣𝑜′

)

log (1 −
∆𝛿𝑧
∆𝑧0

)
 (4.50) 

Consideremos que, en una de las etapas de una prueba de consolidación, el espesor 

inicial de la probeta de suelos es ∆𝑧0 = ∆𝑧1, y la presión inicial 𝑝′𝑣𝑜 = 𝑝′𝑣1, se da un 

incremento de presión 𝜎𝑧 = ∆𝑝𝑣
′ . La presión al final de la etapa 𝑃′𝑣2 = 𝑝𝑣𝑖

′ + ∆𝑝𝑣
′ . El 

módulo 𝐴𝑝 para consolidación primaria es entonces: 

 

𝐴𝑠𝑝, 𝐴𝑝 = −
log(

𝑃′𝑣2
𝑝𝑣1
′ )

log (1 −
∆𝛿𝑝
∆𝑧1

)

 (4.51) 

Donde ∆𝛿𝑝es la deformación por consolidación primaria, al término de esta. 

El módulo 𝐴𝑐𝑠 para la consolidación secundaria vale: 

 

𝐴𝑠𝑐𝑠 , 𝐴𝑐𝑠 = −
log(

𝑃′𝑣2
𝑝𝑣1
′ )

log (1 −
𝐶𝑡
∆𝑧1

)
 (4.52) 

Donde 𝐶𝑡 es la deformación que ocurre en un ciclo de tiempo en escala logarítmica de 

base 10 

Por lo tanto, el asentamiento por consolidación primaria ∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 reescrita, queda de la 

siguiente manera: 
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∆𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = [1 − (
𝑃′𝑣𝑜 + 𝜎𝑧
𝑃𝑣𝑜′

)

−
1

𝐴𝑠𝑝,𝑝
] (∆𝑧0) (4.53) 

4.4.3 Asentamiento por consolidación secundaria 

La teoría de la consolidación secundaria de Zeevaert (1986) analiza con base en el 

modelo reológico de la teoría de la consolidación primaria de Terzaghi y en un segundo 

modelo reológico, el cual representa la labor de la viscosidad intergranular, llamada 

Unidad Z.  

Consideremos el modelo de viscosidad intergranular de la Figura 23 (unidad Z; 

Zeevaert, 1986), que consiste en un amortiguador N con coeficiente de fluidez Φ𝑁 y 

otro amortiguador 2 cuya fluidez disminuye con el tiempo. 

En el amortiguador N  

 𝜀�̇� = Φ𝑁𝜎𝑁 (4.54) 

En el amortiguador 2 

 𝜀2̇ =
𝑎

𝑏 + 𝑡
𝜎2 (4.55) 

Por equilibrio 

 𝜎𝑧 = 𝜎𝑁 + 𝜎2 (4.56) 

Como los amortiguadores están en paralelo 

 𝜀�̇�𝑡 = 𝜀�̇� + 𝜀2̇ (4.57) 
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Sustituyendo en la ecuación (4.56) 

𝜎𝑧 =
1

Φ𝑁
𝜀�̇� +

𝑏 + 𝑡

𝑎
𝜀2̇ 

𝜎𝑧 = (
1

Φ𝑁
+
𝑏 + 𝑡

𝑎
) 𝜀�̇�𝑡 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 23. Modelo de viscosidad intergranular. Unidad Z (Zeevaert, 1986). 

 

 𝜀�̇�𝑡 =
𝑎

𝑎
Φ𝑁

+ 𝑏 + 𝑡
𝜎𝑧 (4.58) 

Considerando 𝜎𝑧 = constante, integramos la ecuación (4.58) 

𝜀𝑆𝑡 = 𝑎𝜎𝑧 ln (𝑏 + 𝑡 +
𝑎

Φ𝑁
)]
0

𝑡
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𝜀𝑆𝑡 = 𝑎𝜎𝑧 ln(
𝑏 + 𝑡 +

𝑎
Φ𝑁

𝑏 +
𝑎
Φ𝑁

) (4.59) 

En el modelo de Newton, de acuerdo con las ecuaciones (4.54) y (4.58) 

𝜎𝑁 =
1

Φ𝑁
𝜀�̇�𝑡 =

𝑎
Φ𝑁

𝑎
Φ𝑁

+ 𝑏 + 𝑡
𝜎𝑧 

Consideramos la siguiente condición inicial: para 𝑡 = 0 → 𝜎𝑁 = 𝜎𝑧, de donde 𝑏 = 0 

Reemplazando en la ecuación (4.59) 

 

𝜀𝑆𝑡 = 𝑎𝜎𝑧 ln(
𝑡 +

𝑎
Φ𝑁
𝑎
Φ𝑁

) (4.60) 

Por otra parte ln 𝑥 = 2.3 log10 𝑥 = 2.3 log𝑥 

Tomando en cuenta un gran número de modelos Z en serie 

 
𝜀𝑆𝑡 = 2.3�̅�𝜎𝑧 log(1 +

Φ̅𝑁
�̅�
𝑡) (4.61) 

Pero 

𝜀𝑆𝑡 =
∆𝛿𝑆𝑡
∆𝑧0

 

Por lo tanto 
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∆𝛿𝑆𝑡 = 2.3�̅�𝜎𝑧(∆𝑧0) log(1 +

Φ̅𝑁
�̅�
𝑡) (4.62) 

O bien, haciendo 

 
𝑚𝑡 =

1

𝐸𝑐𝑠
= 2.3�̅� (4.63) 

 
∆𝛿𝑆𝑡 = 𝑚𝑡𝜎𝑧(∆𝑧0) log(1 +

Φ̅𝑁
�̅�
𝑡) (4.64) 

 
∆𝛿𝑆𝑡 =

1

𝐸𝑐𝑠
𝜎𝑧(∆𝑧0) log(1 +

Φ̅𝑁
�̅�
𝑡) (4.65) 

Sea 

 
𝐶𝑡 = 𝑚𝑡𝜎𝑧(∆𝑧0) =

1

𝐸𝑐𝑠
𝜎𝑧(∆𝑧0) (4.66) 

 
∆𝛿𝑆𝑡 = 𝐶𝑡 log(1 +

Φ̅𝑁
�̅�
𝑡) (4.67) 

Como hemos comentado, para que inicie la deformación por consolidación secundaria 

es necesario que salga el agua libre (representada por el amortiguador N de la Figura 

23). Por lo tanto, el tiempo t de la ecuación (4.67) depende del espesor efectivo ∆𝑧𝑒  de 

salida del agua. Conviene entonces hallar la relación entre los tiempos de salida y los 

espesores efectivos de dos estratos de suelo. En efecto, consideremos dos estratos 

de espesores ∆𝑧𝑒1 y ∆𝑧𝑒2, y supongamos que alcanzan el mismo grado de 

consolidación U para un valor del factor tiempo T; entonces 
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𝑇 =
𝐶𝑣𝑡1
(∆𝑧𝑒1)2

=
𝐶𝑣𝑡2
(∆𝑧𝑒2)2

 

𝑡1
𝑡2
=
(∆𝑧𝑒1)

2

(∆𝑧𝑒2)2
 

La ecuación (4.67) la podemos poner de la siguiente forma 

∆𝛿𝑆𝑡 = 𝐶𝑡 log(1 +
Φ̅𝑁
�̅�

(∆𝑧𝑒)
2

𝐶𝑣

𝐶𝑣
(∆𝑧𝑒)2

  𝑡) 

Pero con la ecuación: 

 
𝑇 =

𝐶𝑣𝑡

(∆𝑧𝑒)2
 (4.68) 

Tenemos 

∆𝛿𝑆𝑡 = 𝐶𝑡 log(1 +
Φ̅𝑁
�̅�

(∆𝑧𝑒)
2

𝐶𝑣
𝑇) 

 ∆𝛿𝑆𝑡 = 𝐶𝑡 log(1 + 𝜉𝑇) (4.69) 

Donde 

 
𝜉 =

Φ̅𝑁
�̅�

(∆𝑧𝑒)
2

𝐶𝑣
 (4.70) 

Por lo señalado antes, la magnitud de 𝜉 es constante para un estrato de espesor 

efectivo ∆𝑧𝑒. 

Cabe señalar que 

Φ̅𝑁 = ΣΦ̅𝑁 =Fluidez del agua de los macroporos, en todo el elemento 



 

50 

 

�̅� = Σ�̅� =Fluidez del agua de los microporos, en todo el elemento 

La consolidación secundaria está representada por la siguiente expresión: 

 

𝐶𝑡 = [1 − (
𝑃′𝑣𝑜 + 𝜎𝑧
𝑃′𝑣𝑜

)

−
1
𝐴𝑐𝑠
] (∆𝑧0) (4.71) 

Donde: 

𝐶𝑡 = Deformación por consolidación secundaria, en ciclo logarítmico (base 10). 

𝐴𝑐𝑠 = Módulo de rigidez para la consolidación secundaria. 

𝜉 = Parámetro de compresión secundaria, que depende del tipo de curva de 

consolidación. 

∆𝑧0 = Espesor total del estrato de suelo. 

∆𝑧𝑒 = Espesor efectivo del estrato de suelo. 

𝐶𝑣 = Coeficiente de consolidación primaria. 

𝑇 = Factor tiempo. 

5. ANÁLISIS ESTRUCTURAL 

El objetivo del análisis estructural, es determinar las fuerzas externas (o componentes 

de reacción) y las fuerzas internas (o de resultantes de compatibilidad). En esencia 

estas fuerzas deben satisfacer las condiciones de equilibrio y producir deformaciones 

compatibles con la continuidad de la estructura y las condiciones de los apoyos. 

Para realizar el análisis estructural se empleará el método de rigideces. Éste es un 

método que se puede modelar con base en elementos barra, como es el caso de vigas, 

armaduras en el plano, armaduras tridimensionales, marcos planos, retículas y 
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estructuras tridimensionales. Este es el método más adecuado para su programación, 

por lo que todos los paquetes formales para el análisis estructural en computadora lo 

utilizan. 

A continuación, se describe el procedimiento del análisis de la estructura por el método 

de rigideces. 

5.1 Método de Rigideces  

En términos generales, el método de las rigideces consiste en establecer a través del 

equilibrio y la compatibilidad, la relación que hay entre las cargas y los 

desplazamientos que estas generan en la estructura. A partir de dicha relación es 

posible conocer los desplazamientos en los nudos de la estructura, y a partir de éstos, 

los elementos mecánicos en cada una de las barras que forman la estructura (Rojas y 

Padilla, 2009). 

El método de rigideces consta de las siguientes etapas (Beaufait et al, 1970 citado por 

Demeneghi et al, 2003): 

▪ Se empotra la estructura y se determinan los elementos mecánicos bajo estas 

condiciones. 

▪ Se liberan los nudos de la estructura y se obtienen los elementos mecánicos 

producto de los desplazamientos lineales y angulares. 

▪ Se establecen las condiciones de equilibrio en cada uno de los nudos donde 

existan desplazamientos diferentes de cero. 

▪ Se resuelven las ecuaciones de equilibrio y se obtienen los desplazamientos de 

la estructura. 

▪ Se obtienen los elementos mecánicos en los nudos de la estructura. 

La ecuación general de equilibrio de la estructura es: 

 𝐾 𝛿 + 𝑃𝑒 + 𝑃𝑐 = 0 (5.1) 
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Donde: 

𝐾 = Matriz de rigideces de la estructura. 

𝛿 = Vector de desplazamientos. 

𝑃𝑒 = Vector de cargas de empotramiento. 

𝑃𝑐 = Vector de cargas concentradas. 

La matriz de rigideces de la estructura se obtiene mediante la suma de las matrices de 

rigidez de todas y cada una de las barras que conforman la estructura. El vector de 

cargas de empotramiento de toda la estructura es igual a la suma de los vectores de 

carga de empotramiento de todas y cada una de las barras de la estructura. 

Obtengamos la matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de la barra 

m con apoyos continuos, sometida a una carga uniformemente repartida (w), mostrada 

en la Figura 24. 

 

 

 

 

Figura 24. Barra m (Demeneghi et al, 2003). 

5.1.1 Convención de Signos 

Utilizaremos la siguiente convención de signos, para una barra horizontal (Figura 25): 

los giros en sentido anti-horario se consideran positivos, los desplazamientos 

verticales son positivos si van hacia abajo y los desplazamientos horizontales son 

positivos si van hacia la izquierda (Figura 25a). Los momentos flexionantes en sentido 

horario son positivos, las fuerzas cortantes verticales que van hacia arriba son 
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positivas y las fuerzas cortantes horizontales son positivas si van hacia la derecha 

(Figura 25b). 

Figura 25. Convención de signos (Demeneghi et al, 2003). 

5.1.2 Determinación de la Matriz de Rigideces 

5.1.2.1 Marcos Planos Ortogonales con Barras Inclinadas 

La rigidez de un elemento estructural se entiende comúnmente como la magnitud 

requerida para producir un desplazamiento unitario. Para ser más específicos, la 

palabra desplazamiento en el concepto anterior deberá especificarse en detalle 

mencionando su carácter (lineal o angular) y su localización. Como cada elemento 

tiene dos extremos, la palabra desplazamiento se interpreta como desplazamiento 

generalizado en los extremos de un elemento (Rojas y Padilla, 2009). Las rigideces se 

determinan a partir de la relación que existe entre los desplazamientos y las fuerzas 

generalizadas. 
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Apliquemos un giro unitario (θ 'p) en sentido positivo en el extremo izquierdo de la barra 

m. En la Figura 26 se muestran los elementos mecánicos ocasionados por este giro. 

En la Figura 27 se muestran los elementos mecánicos producidos por un giro unitario 

positivo (θ 'q) en el extremo derecho de la barra m. 

 

 

 

 

Figura 26. Giro positivo (θ 'p) en el extremo izquierdo de la barra m (Demeneghi et al, 2003). 

 

 

 

 

 

Figura 27. Giro positivo (θ 'q) en el extremo derecho de la barra m (Demeneghi et al, 2003). 

En la Figura 28 se muestran los elementos mecánicos producidos por un 

desplazamiento vertical unitario positivo (δ 'r) en el extremo izquierdo de la barra m. 

 

 

 

 

Figura 28. Desplazamiento vertical unitario positivo (δ 'r) en el nudo izquierdo de la barra m 
(Demeneghi et al, 2003). 

La Figura 29 presenta los elementos mecánicos ocasionados por un desplazamiento 

vertical unitario (δ 's) en el extremo derecho de la barra m. 
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Figura 29. Desplazamiento vertical unitario positivo (δ 's) en el nudo derecho de la barra m 
(Demeneghi et al, 2003). 

La Figura 30 y Figura 31 muestran los elementos mecánicos producidos por un 

desplazamiento unitario horizontal (δ'u) positivo en el nudo izquierdo y un 

desplazamiento unitario horizontal (δ 'v) positivo en el nudo derecho, respectivamente. 

 

 

 

 

 

Figura 30. Desplazamiento horizontal positivo δ 'u en el nudo izquierdo (Demeneghi et al, 
2003). 

 

 

 

 

 

Figura 31. Desplazamiento horizontal positivo (δ 'v) en el nudo derecho (Demeneghi et al, 
2003). 

La Figura 32 y Figura 33 contienen los elementos mecánicos producidos por un giro 

unitario de torsión (θ 'a) en el nudo izquierdo y un giro unitario de torsión (θ 'b) en el 

nudo derecho, respectivamente. 
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Figura 32. Giro de torsión unitario positivo (θ 'a) en el nudo izquierdo (Demeneghi et al, 2003). 

 

 

 

 

 

Figura 33. Giro de torsión unitario positivo (θ 'b) en el nudo derecho (Demeneghi et al, 2003). 

De la Figura 26 a la Figura 33, se incluyen algunas variables en las fórmulas 

correspondientes a las propiedades de la barra, como son: 

𝐸 = Modulo de elasticidad de concreto. 

𝐼 = Momento de inercia de la sección de la barra m. 

𝐴 = Area de la sección de la barra. 

𝐿 = Longitud de la barra. 

𝐺 = Modulo de elasticidad al corte. 

𝐼𝑡 = Momento polar de inercia de la sección debido a torsión. 

En una viga de sección rectangular de dimensiones b por h, el momento polar de 

inercia debido a torsión se puede valuar en forma aproximada (Beaufait et al, 1970). 



 

57 

 

 
𝐼𝑡 ≅ (

ℎ𝑏3

3
) [1 − 0.63

𝑏

ℎ
+ 0.052(

𝑏

ℎ
)
5

] 

ℎ ≥ 𝑏 

(5.2) 

Los elementos mecánicos que aparecen en la barra m, valen: 

 
𝑀′𝑝 =

𝑤𝐿2

12
+ (
4𝐸𝐼

𝐿
) 𝜃′𝑝 + (

2𝐸𝐼

𝐿
)𝜃′𝑞 − (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝛿′𝑟 + (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝛿′𝑠 (5.3) 

 
𝑀′𝑞 = −

𝑤𝐿2

12
+ (

2𝐸𝐼

𝐿
)𝜃′𝑝 + (

4𝐸𝐼

𝐿
)𝜃′𝑞 − (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝛿′𝑟 + (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝛿′𝑠 (5.4) 

 
𝑉′𝑟 = −

𝑤𝐿

2
− (
6𝐸𝐼

𝐿2
) 𝜃′𝑝 − (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝜃′𝑞 + (

12𝐸𝐼

𝐿3
)𝛿′𝑟 − (

12𝐸𝐼

𝐿3
)𝛿′𝑠 (5.5) 

 
𝑉′𝑠 = −

𝑤𝐿

2
+ (
6𝐸𝐼

𝐿2
) 𝜃′𝑝 + (

6𝐸𝐼

𝐿2
)𝜃′𝑞 − (

12𝐸𝐼

𝐿3
)𝛿′𝑟 + (

12𝐸𝐼

𝐿3
)𝛿′𝑠 (5.6) 

 
𝑁′𝑢 = (

𝐴𝐸

𝐿
) 𝛿′𝑢 − (

𝐴𝐸

𝐿
)𝛿′𝑣 (5.7) 

 
𝑁′𝑣 = −(

𝐴𝐸

𝐿
)𝛿′𝑢 + (

𝐴𝐸

𝐿
) 𝛿′𝑣 (5.8) 

 
𝑀′𝑎 = (

𝐺𝐼𝑡
𝐿
) 𝜃′𝑎 − (

𝐺𝐼𝑡
𝐿
) 𝜃′𝑏 (5.9) 

 
𝑀′𝑏 = −(

𝐺𝐼𝑡
𝐿
) 𝜃′𝑎 + (

𝐺𝐼𝑡
𝐿
) 𝜃′𝑏 (5.10) 

Los elementos mecánicos que transmite la barra al nudo están dados por: 
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 𝑃′𝑚 = 𝐾′𝑚𝛿′𝑚 + (𝑃𝑚
𝑒)′ (5.11) 

Donde: 

𝐾′𝑚 =

[
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝜃′𝑝 𝜃′𝑞 𝛿′𝑟 𝛿′𝑠 𝛿′𝑢 𝛿′𝑣 𝜃′𝑎 𝜃′𝑏
4𝐸𝐼

𝐿

2𝐸𝐼

𝐿
−
6𝐸𝐼

𝐿2
6𝐸𝐼

𝐿2
0 0 0 0 𝜃′𝑝

2𝐸𝐼

𝐿

4𝐸𝐼

𝐿
−
6𝐸𝐼

𝐿2
6𝐸𝐼

𝐿2
0 0 0 0 𝜃′𝑞

−
6𝐸𝐼

𝐿2
−
6𝐸𝐼

𝐿2
12𝐸𝐼

𝐿3
−
12𝐸𝐼

𝐿3
0 0 0 0 𝛿′𝑟

6𝐸𝐼

𝐿2
6𝐸𝐼

𝐿2
−
12𝐸𝐼

𝐿3
12𝐸𝐼

𝐿3
0 0 0 0 𝛿′𝑠

0 0 0 0
𝐴𝐸

𝐿
−
𝐴𝐸

𝐿
0 0 𝛿′𝑠

0 0 0 0 −
𝐴𝐸

𝐿

𝐴𝐸

𝐿
0 0 𝛿′𝑢

0 0 0 0 0 0
𝐺𝐼𝑡
𝐿

−
𝐺𝐼𝑡
𝐿

𝜃′𝑎

0 0 0 0 0 0 −
𝐺𝐼𝑡
𝐿

𝐺𝐼𝑡
𝐿

𝜃′𝑏]
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 (5.12) 

  

 

𝛿′𝑚 = 

{
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
𝜃′𝑝

𝜃′𝑞
𝛿′𝑟

𝛿′𝑠

𝛿′𝑢

𝛿′𝑣

𝜃′𝑎

𝜃′𝑏}
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

 (5.13) 
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(𝑃𝑚
𝑒)′ =

{
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
      

𝑤𝐿2

12

−
𝑤𝐿2

12

−
𝑤𝐿

2

−
𝑤𝐿

2
0

0

0

0 }
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

 (5.14) 

𝐾′𝑚 =Matriz de rigidez de la barra m. 

𝛿′𝑚 = Vector de desplazamientos de la barra m. 

(𝑃𝑚
𝑒)′ = Vector de cargas de empotramiento de la barra m. 

Veamos a continuación la determinación de la matriz de rigidez y del vector de cargas 

de empotramiento para una estructura tridimensional, formada por marcos planos 

ortogonales entre sí (Figura 34); en cada marco pueden existir barras inclinadas. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 34. Marcos planos ortogonales entre si (Demeneghi et al, 2003). 
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En la Figura 35 se muestra la transformación de un vector del sistema global 𝑥 − 𝑦 al 

sistema local 𝑥′ − 𝑦′. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 35. Transformación de un vector del sistema global x-y al sistema local x’-y’ 
(Demeneghi et al, 2003). 

Aplicando las ecuaciones de la Figura 35 a la barra inclinada de la Figura 36 

(despreciando el efecto de torsión con eje de giro vertical): 

𝜃′𝑝 = 𝜃𝑝 𝜃′𝑞 = 𝜃𝑞 

𝛿′𝑟 = 𝛿𝑟 cos𝛼 −𝛿𝑢 sin 𝛼 

𝛿′𝑠 = 𝛿𝑠 cos𝛼 −𝛿𝑣 sin 𝛼 

𝛿′𝑢 = 𝛿𝑟 sin 𝛼 + 𝛿𝑢 cos 𝛼 

𝛿′𝑣 = 𝛿𝑠 sin 𝛼 + 𝛿𝑣 cos𝛼 

𝜃′𝑎 = 𝜃′′𝑎 cos 𝛼 

𝜃′𝑏 = 𝜃′′𝑏 cos𝛼 
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Figura 36. Desplazamientos de la barra inclinada (Demeneghi et al, 2003). 

Aplicando las expresiones de la Figura 35 a la barra de la Figura 37: 

𝜃′𝑝 = 𝜃𝑝 cos𝛽 − 𝜃𝑎 sin 𝛽 

𝜃′𝑞 = 𝜃𝑞 cos 𝛽 − 𝜃𝑏 sin 𝛽 

𝜃′′𝑎 = 𝜃𝑝 sin 𝛽 + 𝜃𝑎 cos𝛽 

𝜃′′𝑏 = 𝜃𝑞 sin 𝛽 + 𝜃𝑏 cos𝛽 
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Figura 37. Giros de la barra paralelos al plano x-y (Demeneghi et al, 2003). 

Sean: 
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𝛿′𝑚 =

{
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
𝜃′𝑝

𝜃′𝑞
𝛿′𝑟

𝛿′𝑠

𝛿′𝑢

𝛿′𝑣

𝜃′𝑎

𝜃′𝑏}
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

 (5.15) 

 

𝛿𝑚 =

{
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
𝜃𝑝

𝜃𝑞
𝛿𝑟

𝛿𝑠

𝛿𝑢

𝛿𝑣

𝜃𝑎

𝜃𝑏}
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

 (5.16) 

Es decir: 

 𝛿′𝑚 = 𝑇𝑚𝛿𝑚 (5.17) 

Donde 𝑇𝑚 es la matriz de la rotación del sistema al sistema local y está dada por: 
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𝑇𝑚 =

[
 
 
 
 
 
 
 
 
 
cos 𝛽 0 0 0 0 0 − sin 𝛽 0
0 cos𝛽 0 0 0 0 0 − sin 𝛽
0 0 cos𝛼 0 −sin 𝛼 0 0 0
0 0 0 cos𝛼 0 −sin 𝛼 0 0
0 0 sin 𝛼 0 cos𝛼 0 0 0
0 0 0 sin 𝛼 0 cos𝛼 0 0

cos𝛼
sin 𝛽 0 0 0 0 0

cos 𝛼
cos 𝛽 0

0
cos𝛼
sin 𝛽 0 0 0 0 0

cos𝛼
cos 𝛽 ]

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 (5.18) 

Los desplazamientos de los sistemas local y global están relacionados mediante las 

siguientes expresiones: 

 𝜃′𝑝 = 𝜃𝑝 cos 𝛽 − 𝜃𝑎 sin 𝛽 (5.19) 

 𝜃′𝑞 = 𝜃𝑞 cos𝛽 − 𝜃𝑏 sin 𝛽 (5.20) 

 𝛿′𝑟 = 𝛿𝑟 cos 𝛼 −𝛿𝑢 sin 𝛼 (5.21) 

 𝛿′𝑠 = 𝛿𝑠 cos𝛼 −𝛿𝑣 sin 𝛼 (5.22) 

 𝛿′𝑢 = 𝛿𝑟 sin 𝛼 + 𝛿𝑢 cos𝛼 (5.23) 

 𝛿′𝑣 = 𝛿𝑠 sin 𝛼 + 𝛿𝑣 cos 𝛼 (5.24) 

 𝜃′𝑎 = 𝜃𝑝 cos 𝛼 sin 𝛽 + 𝜃𝑎 cos𝛼 cos 𝛽 (5.25) 

 𝜃′𝑏 = 𝜃𝑞 cos 𝛼 sin 𝛽 + 𝜃𝑏 cos𝛼 cos𝛽 (5.26) 

En el sistema local x’-z’ (Figura 36), 
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 𝑃′𝑚 = 𝐾′𝑚𝛿′𝑚 + (𝑃𝑚
𝑒)′ (5.27) 

Pero, 

 (𝑃𝑚
𝑒)′ = 𝑇𝑚 𝑃𝑚

𝑒  (5.28) 

Y, 

 𝑃′𝑚 = 𝑇𝑚 𝑃𝑚 (5.29) 

Sustituyendo la ecuación (5.29) en la ecuación (5.27): 

 𝑇𝑚 𝑃𝑚 = 𝐾′𝑚𝛿′𝑚 + (𝑃𝑚
𝑒)′ (5.30) 

Sustituyendo las ecuaciones (5.17) y (5.28) en la ecuación (5.30): 

𝑇𝑚 𝑃𝑚 = 𝐾′𝑚𝑇𝑚 𝛿𝑚 + 𝑇𝑚 𝑃𝑚
𝑒  

Premultiplicando por 𝑇𝑚
−1: 

𝑃𝑚 = 𝑇𝑚
−1𝐾′𝑚𝑇𝑚 𝛿𝑚 + 𝑃𝑚

𝑒  

Donde: 
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𝑇𝑚
−1 =

[
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 cos 𝛽 0 0 0 0 0

sin 𝛽
/ cos𝛼

0

0 cos 𝛽 0 0 0 0 0
sin 𝛽
/ cos𝛼

0 0 cos𝛼 0 sin 𝛼 0 0 0
0 0 0 cos 𝛼 0 sin 𝛼 0 0
0 0 − sin 𝛼 0 cos 𝛼 0 0 0
0 0 0 −sin 𝛼 0 cos 𝛼 0 0

− sin 𝛽 0 0 0 0 0
cos 𝛽
/ cos𝛼

0

0 − sin 𝛽 0 0 0 0 0
cos 𝛽
/ cos𝛼]

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 (5.31) 

En el sistema global, 

 𝑃𝑚 = 𝐾𝑚 𝛿𝑚 + 𝑃𝑚
𝑒  (5.32) 

Donde: 

 𝐾𝑚 = 𝑇𝑚
−1𝐾′𝑚𝑇𝑚  (5.33) 

Sustituyendo las ecuaciones (5.12), (5.18) y (5.31) en la ecuación (5.33), se obtiene la 

matriz 𝐾𝑚, la cual se muestra en la Tabla 3. 
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Tabla 3. Matriz de rigidez de la barra inclinada (Demeneghi, et al, 2003). 

Para el vector de cargas de empotramiento: 

 𝑃𝑚
𝑒 = 𝑇−1(𝑃𝑚

𝑒)′ (5.34) 

Para una barra sometida a una carga uniforme w en el sistema local x’-z’, el vector 𝑃𝑚
𝑒  

vale: 
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𝑃𝑚
𝑒 =

{
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
     (

𝑤𝐿2

12
) cos𝛽

−(
𝑤𝐿2

12
) cos𝛽

−(
𝑤𝐿

2
) cos𝛼

−(
𝑤𝐿

2
) cos𝛼

    (
𝑤𝐿

2
) sin 𝛼

    (
𝑤𝐿

2
) sin 𝛼

−(
𝑤𝐿2

12
)sin 𝛽

    (
𝑤𝐿2

12
)sin 𝛽

}
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 (5.35) 

La ecuación (5.33) proporciona la matriz de rigidez de la barra inclinada m, para el 

sistema coordenado general x-y-z. Las ecuaciones (5.34) o (5.35) proporcionan el 

vector de cargas de empotramiento de la barra inclinada m, para el sistema 

coordenado general x-y-z. 

En resumen, primero se utiliza la Tabla 3 y las ecuaciones (5.34) o (5.35) para hallar 

la matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de cada una de las barras 

de la estructura. La matriz de rigideces de la estructura completa se obtiene de la suma 

de las matrices de rigidez de todas y cada una de las barras que forman la estructura; 

el vector de cargas de empotramiento de la estructura completa es igual a la suma de 

los vectores de carga de todas y cada una de las barras de la estructura. 

Sustituyendo valores en la ecuación (5.1) se obtiene la ecuación matricial de equilibrio 

de toda la estructura; a continuación, resolvemos el sistema de ecuaciones para 

encontrar los desplazamientos correspondientes al sistema global x-y-z (vector 𝛿). 

Los elementos mecánicos en las barras se obtienen de la siguiente forma: 
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▪ Primero se determinan los desplazamientos en el sistema local, empleando la 

ecuación (5.17) o las ecuaciones (5.19) a (5.26): 

 𝛿′𝑚 = 𝑇𝑚𝛿𝑚 (5.17) 

▪ A continuación, se determinan los elementos mecánicos en la barra m 

empleando la ecuación (5.11) o las ecuaciones (5.3) a (5.10): 

 𝑃′𝑚 = 𝐾′𝑚𝛿′𝑚 + (𝑃𝑚
𝑒)′ (5.11) 

5.1.3 Vigas 

En el ejemplo de aplicación que se realizará en este trabajo, se analizará una zapata 

corrida, la cual se tratará para el análisis estructural como una viga, por tal motivo es 

conveniente presentar las fórmulas y conceptos a emplear para el correcto manejo del 

método de rigideces. 

Las vigas son estructuras que están sujetas a fuerza cortante y momento flexionante. 

En general no están sujetas a carga axial, por esta razón el desplazamiento horizontal 

no se considera. Con base en lo anterior, los desplazamientos posibles en una viga 

pueden ser: desplazamientos verticales y desplazamientos angulares (giros), los 

cuales dependerán de las condiciones de apoyo (Rojas y Padilla, 2009). 

En el caso de vigas como la que se muestra en la figura 3.15, el sistema local coincide 

con el sistema global, puesto que el eje de la barra tiene la dirección del eje x’, es decir, 

𝛼 = 𝛽 = 0, por lo cual, la matriz de rotación es igual a la matriz identidad; como 

consecuencia las submatrices de rigidez en el sistema global y en el sistema local son 

iguales, es decir: 

𝐾𝑚 = 𝐾′𝑚 
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Figura 38. Sistema local y sistema global en vigas (Rojas y Padilla, 2009). 

En una barra de cimentación (Figura 39), el vector de cargas de empotramiento para 

el sistema global vale: 

 

𝑃𝑚
𝑒 =

{
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
     

𝑤𝐿2

12
− (

11

192
)𝐿2𝑟𝑟 − (

5

192
)𝐿2𝑟𝑠

−
𝑤𝐿2

12
+ (

5

192
)𝐿2𝑟𝑟 + (

11

192
)𝐿2𝑟𝑠

−
𝑤𝐿

2
+ (

13

32
)𝐿𝑟𝑟 + (

3

32
) 𝐿𝑟𝑠

−
𝑤𝐿

2
+ (

3

32
)𝐿𝑟𝑟 + (

13

32
) 𝐿𝑟𝑠

    0

    0

    0

    0 }
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

 (5.36) 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 39. Geometría y cargas en una barra de cimentación (Demeneghi et al, 2003). 
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En resumen, el proceso a seguir para realizar el análisis estructural de la zapata corrida 

es: 

▪ Se comienza utilizando la Tabla 3 para el cálculo de las matrices de rigidez de 

cada una de las barras. 

▪ A continuación, aplicamos la ecuación (5.36) para el cálculo de los vectores de 

empotramiento de cada una de las barras de la estructura. 

▪ Se suman todas las matrices para obtener la matriz de rigidez de toda la 

estructura, y de igual forma se suman los vectores de cargas de empotramiento 

para obtener el vector de cargas de empotramiento de la estructura completa. 

▪ Finalmente, se aplica la ecuación (5.1) para obtener la ecuación matricial de 

equilibrio de toda la estructura y así resolver el sistema de ecuaciones, para 

encontrar los desplazamientos de la estructura y posteriormente los elementos 

mecánicos. 

Es importante mencionar que en este punto aún no se pueden encontrar los 

desplazamientos, esto debido a que la ecuación matricial de equilibrio resultante queda 

en función de las reacciones del suelo que aún son desconocidas, por ello, para la 

solución del problema se debe proseguir con el cálculo de las deformaciones del suelo 

y posteriormente con un análisis de interacción suelo-estructura. 

5.2 Cálculo de Elementos Mecánicos 

Con el método directo de interacción suelo-estructura (Demeneghi, 1996) que se 

explicará más adelante se obtienen los elementos mecánicos en los nudos de cada 

barra. Para encontrar los elementos mecánicos a lo largo de cada barra se utilizan las 

siguientes expresiones (Demeneghi, 2011): 

Para el tramo 1 (0 < 𝑥 < 𝐿/2) 

 𝑉 = −𝑉𝑟 + (𝑟𝑟 −𝑤)𝑥 (5.37) 
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𝑀 = −𝑀𝑝 − 𝑉𝑟𝑥 + (𝑟𝑟 − 𝑤)

𝑥2

2
 (5.38) 

 
𝑥𝑀 𝑚á𝑥 =

𝑉𝑟
𝑟𝑟 − 𝑤

 (5.39) 

Para el tramo 2 (𝐿/2 < 𝑥 < 𝐿) 

 
𝑉 = −𝑉𝑟 + (𝑟𝑟 −𝑤)

𝐿

2
+ (𝑟𝑠 − 𝑤) (𝑥 −

𝐿

2
) (5.40) 

 
𝑀 = −𝑀𝑝 − 𝑉𝑟𝑥 + (𝑟𝑟 −𝑤)

𝐿

2
(𝑥 −

𝐿

4
) +

(𝑟𝑠 − 𝑤)

2
(𝑥 −

𝐿

2
)
2

 (5.41) 

 

𝑥𝑀 𝑚á𝑥 =
𝐿

2
+
𝑉𝑟 − (𝑟𝑟 − 𝑤)

𝐿
2

𝑟𝑟 −𝑤
 (5.42) 

Los valores de V y M, en las ecuaciones (5.37) a (5.42) son los elementos mecánicos 

a lo largo de las barras de cimentación, para los que rige la convención de signos del 

diseño estructural que se aprecia en la Figura 40. 

 

Figura 40. Convención de signos para fines de diseño estructural (Demeneghi, 2011). 

6. INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA 

La masa de suelo, al recibir cargas (esfuerzos) que son transmitidas por la 

cimentación, tiende a deformarse en una o en varias de sus capas (estratos), 
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dependiendo de la compresión y las propiedades del mismo, las cuales pueden variar 

con el tiempo o con algunos factores como lo son: la variación del volumen de vacíos 

como consecuencia de la consolidación del suelo, el desplazamiento y la disminución 

de la distancia relativa entre las partículas y produciendo, de forma acumulada con los 

demás estratos, un asentamiento en la superficie de contacto entre la cimentación y la 

masa del suelo. 

Los cimientos juegan un papel muy importante dentro de la edificación ya que, éstos 

son los que distribuyen las cargas de la estructura hacia el suelo y los materiales que 

lo constituyen deben tener la capacidad suficiente para soportarlas sin sufrir 

deformaciones excesivas. 

A partir de esto, la interacción suelo-estructura es aquella parte de la ingeniería que 

estudia las deformaciones del terreno de cimentación cuando éstas se ven afectadas 

por la presencia y rigidez de la propia estructura. La influencia de la estructura puede 

ser en condiciones estáticas, lo cual es tratado por la interacción estática suelo-

estructura, o puede ser en condiciones dinámicas, lo cual cae en el campo de la 

interacción dinámica suelo-estructura. 

En la interfaz de la estructura de cimentación y el suelo se originan desplazamientos 

debido a las cargas que transmite la cimentación dando lugar a desplazamientos 

totales y diferenciales. Los desplazamientos diferenciales de la estructura deberán ser 

iguales a los originados en la superficie de apoyo de la cimentación. Así pues, la 

estructura de la cimentación junto con las cargas que obran sobre ella y las reacciones 

que se provocan en el suelo se sujetará a una determinada configuración, igual a la 

que el suelo adoptará debido a las reacciones que éste aporta a la estructura de 

cimentación para su equilibrio. La configuración de esfuerzos y deformaciones en la 

superficie de contacto dependerá de la rigidez de la estructura de la cimentación, de 

la rigidez del subsuelo y de la distribución de cargas que se apliquen sobre la estructura 

de la cimentación. 
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En términos generales, el procedimiento de cálculo para la interacción suelo-estructura 

consiste en tres pasos: 

a) Se calculan los desplazamientos de la subestructura. 

b) Se calculan los desplazamientos del terreno de cimentación. 

c) Se estable la compatibilidad de deformaciones entre estructura y suelo. 

Se puede mencionar que si se realiza en forma correcta la interacción estática suelo-

estructura, se podrá verificar que la cimentación de una estructura cumpla con dos 

funciones: 

1. Proporcionar un apoyo adecuado a las descargas de la superestructura, 

distribuyendo estas de tal forma que se logre una seguridad específicamente 

por capacidad de carga del suelo. 

2. Lograr que los asentamientos totales y diferenciales se encuentren por debajo 

de los especificados en proyectos estructurales y arquitectónicos, es decir, que 

sean compatibles con las normas de cimentación. 

Antes de realizar un análisis de interacción suelo-estructura con un programa por 

computadora es importante tener clara la definición de interacción suelo-estructura y 

el procedimiento de cálculo que habrá de llevarse a cabo para su análisis. 

6.1 Antecedentes Generales 

El problema fundamental en el diseño de cimentaciones, consiste en encontrar la 

correcta distribución de las presiones de contacto para que sea compatible la 

deformación de la superficie del suelo con la de la estructura de cimentación, es decir, 

la interacción estática suelo-estructura consistirá en encontrar un sistema de 

reacciones aplicadas simultáneamente a la estructura y al suelo que originen la misma 

configuración de asentamientos diferenciales. 

Supongamos en primer lugar el caso de un cimiento totalmente flexible con carga 

uniforme apoyado en un suelo saturado. Debido a la flexibilidad las presiones que el 
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área cargada transmite al suelo serán idénticas a la presión uniforme sobre el área. 

Por otra parte, el asentamiento no será uniforme, tendrá un máximo al centro del área 

cargada y será menor en la periferia, adoptando una forma similar a la que se muestra 

en la Figura 41a. En la práctica el asentamiento inmediato debido exclusivamente al 

cambio de forma de áreas flexibles con carga uniforme, apoyadas en arcillas 

saturadas, adopta un perfil similar al mostrado en la Figura 41a. En cambio, cuando el 

área flexible se apoya en suelos granulares (arenas o gravas), el perfil se asemeja al 

mostrado en la Figura 41b, ya que este tipo de materiales posee la propiedad de 

aumentar su rigidez con el confinamiento. 

Figura 41. Perfil del asentamiento bajo un área uniformemente cargada sobre la superficie de 
la masa de suelo (Sowers, 1962 citado por Demeneghi, 2003). 

Sea ahora, una placa de una rigidez infinita apoyada en una arcilla saturada. El 

asentamiento es uniforme, pero el diagrama de reacción a largo plazo toma la forma 

indicada en la Figura 42a. Si la placa se apoya sobre un suelo friccionante, el diagrama 

de reacción toma la forma de la Figura 42b. 
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Figura 42. Distribución de presiones bajo una placa infinitamente rígida (Sowers, 1962 citado 
por Demeneghi, 2003). 

Se observa en los diagramas de asentamientos y de reacciones del terreno dependen 

de la clase de suelo y de la rigidez de la estructura. Un cimiento real puede quedar 

entre los dos casos extremos señalados, pues su rigidez no necesariamente es nula o 

infinita. 

6.2 Métodos de Interacción Suelo-Estructura 

La mayoría de los métodos de interacción estática suelo-estructura están basados en 

el principio de que, en el contacto cimiento-terreno los desplazamientos tanto de la 

subestructura como los del terreno son iguales, es decir, existe compatibilidad de 

deformaciones entre estructura y suelo. A continuación, se mencionarán brevemente 

algunos métodos como un pequeño antecedente al método que será descrito más 

adelante. 

Samuel Chamecki (1956): trata el caso de una viga con tres apoyos, desplantada sobre 

arcillas compresibles; Chamecki resuelve el problema al utilizar lo que llamó 

coeficientes de transferencia de carga (equivalentes a la matriz de rigideces de la 

estructura), además de considerar una arcilla normalmente consolidada de la cual se 

conoce su índice de compresibilidad. Estableciendo la compatibilidad de 

deformaciones entre viga y suelo, resuelve el problema en forma explícita (Deméneghi, 

1991). Posteriormente trata el caso de marcos estructurales, y debido a que las 

relaciones esfuerzo-deformación unitarias en los suelos son no-lineales, propone un 
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procedimiento iterativo para la solución del problema, en el cual utiliza los coeficientes 

de transferencia en la estructura y calcula los hundimientos del suelo mediante 

procedimientos usuales. Los valores de los asentamientos resultantes de las 

aproximaciones sucesivas oscilan alrededor de un valor medio y tienden a él. Para 

evitar un gran número de iteraciones, se aplica una corrección después de la primera 

iteración, es decir, se calculan las cargas en la primera columna del marco con un 

promedio de los asentamientos obtenidos. En la mayoría de los casos prácticos no hay 

necesidad de correcciones adicionales para alcanzar la convergencia del 

procedimiento (Chamecki, 1956 citado por Deméneghi, 1991). 

Flores Victoria (1968): Planteó otro método iterativo en el cual se aplica una 

distribución de presiones al suelo con la que se calculan los asentamientos. Con esos 

asentamientos se determina el estado de cargas que debe tener la estructura como 

reacción al suelo. Esa reacción se vuelve a aplicar al suelo sucesivamente hasta lograr 

la convergencia. Posteriormente (Flores Victoria y Esteva, 1970), presentaron un 

procedimiento simplificado en que se considera que el suelo es un medio elástico 

lineal-semi-infinito, que la cimentación es rectangular con una red ortogonal de trabes 

y que la rigidez de la superestructura puede despreciarse. 

Damy (1977): Presentó un procedimiento incremental en el que se toma en cuenta el 

comportamiento no lineal del suelo aplicando incrementos del vector de carga 

suficientemente pequeños para que el sistema responda linealmente. Al aplicar el 

ultimo incremento deben satisfacerse las ecuaciones de equilibrio y de compatibilidad 

de deformaciones entre la estructura y el suelo. 

Leonardo Zeevaert (1973, 1980 y 1983): Considera el suelo como un medio 

estratificado, donde se asigna el valor correspondiente a las propiedades de esfuerzo-

deformación-tiempo de todos y cada uno de los estratos. En este método de 

interacción suelo-estructura, consiste en formar una ecuación matricial de 

asentamientos (EMA) que relaciona los asentamientos del suelo en función de las 

cargas aplicadas en la superficie: 
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 𝛿 = 𝐷 𝑞 (6.1) 

Donde: 

𝛿 = Vector de asentamientos en el contacto cimiento suelo. 

𝐷 = Matriz de asentamientos ocasionados por presiones unitarias. 

𝑞 = Vector de cargas aplicadas en el contacto cimiento suelo. 

La matriz D se forma a partir del concepto de valor de influencia, que es el esfuerzo 

ocasionado por una presión unitaria en la superficie. A continuación, se forma la 

ecuación matricial de interacción (EMI), que es la que relaciona las deformaciones de 

la estructura con las cargas que le transmite al suelo. 

 𝑆 𝑥 = ∆ (6.2) 

Donde: 

𝑆 = Matriz de flexibilidades del suelo. 

𝑥 = Vector de cargas del suelo sobre la estructura. 

∆= Vector de deformaciones de la estructura 

La interacción de la estructura de cimentación con el suelo depende del valor del 

módulo de cimentación por área tributaria K, definido como el cociente de la carga 

sobre el suelo (en unidades fuerza), entre la deformación que ésta produce. 

La interacción correcta entre la estructura de cimentación y la masa de suelo se obtiene 

al reemplazar las reacciones 𝑥𝑖  obtenidas por EMI, en la ecuación EMA; de esta forma 

se obtienen los desplazamientos verticales 𝛿𝑖 que proporcionan valores del módulo de 

cimentación iguales a los usados en la ecuación EMI, 𝐾𝑖  = 𝑥𝑖/𝑑𝑖. Si los valores 
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resultantes no concuerdan con los utilizados inicialmente, la interacción es incorrecta, 

ya que los módulos de cimentación no fueron debidamente elegidos, por lo cual es 

necesario utilizar la ecuación EMA para resolver este problema. 

Es posible hallar una matriz única de interacción para resolver el problema sin realizar 

iteraciones y obtener resultados más precisos. La nueva ecuación matricial se 

denomina “Ecuación Matricial de Interacción Suelo-Estructura”, (EMISE). Mediante el 

empleo de la cual no se necesitan iteraciones para resolver el problema de interacción. 

Método del Elemento Finito: Este es un método aproximado para resolver ecuaciones 

diferenciales de problemas con valores en la frontera, así como problemas con 

materiales no homogéneos y complejos que se presenten en ingeniería. Este método 

se basa en la matriz de rigideces. Esquemáticamente, la secuencia del método del 

elemento finito se puede resumir en los pasos siguientes: 

• El medio continuo se divide en varias regiones, denominados elementos finitos 

(discretización), de formas convenientes (líneas, triángulos, cuadriláteros, 

tetraedros, etc.). 

• Se realiza una selección apropiada de ciertos puntos (elementos finitos) 

denominados puntos nodales, en donde se especifican las variables de la 

ecuación diferencial que se aproximan mediante una combinación lineal de 

funciones de interpolación seleccionadas adecuadamente y de los valores de 

las variables y en algunos casos de sus derivadas. 

• Con el uso de los métodos variacionales o de los residuos pesados, las 

ecuaciones diferenciales se transforman en ecuaciones del elemento finito en 

forma aislada. 

• Los elementos finitos aislados se agrupan para formar un sistema global de 

ecuaciones diferenciales o de ecuaciones algebraicas. 

 [𝐹] = [𝐾][𝛿] (6.3) 
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Donde: 

[𝐹] = Fuerzas actuantes en el sistema. 

[𝐾] = Matriz de rigideces. 

[𝛿] = Vector de desplazamientos. 

• Los valores de las variables de las ecuaciones diferenciales (Desplazamientos) 

quedan definidos al resolver el sistema de ecuaciones simultaneas 

correspondiente. 

Agustín Demeneghi (1979, 1983, 1985, 1996, 2003): Propuso otro método de 

interacción estática suelo-estructura en el que las reacciones del terreno son 

consideradas como un sistema de cargas sobre la estructura, de igual magnitud y de 

sentido contrario a las cargas que la cimentación transmite al suelo. Durante el proceso 

de análisis, estas cargas son manejadas como incógnitas. El análisis estructural se 

lleva a cabo empleando el método de rigideces, pero como no se conocen las 

reacciones del suelo, las ecuaciones faltantes las proporcionan el análisis de 

asentamientos del terreno de cimentación, en el que se obtienen las deformaciones 

del suelo en función de las cargas sobre el mismo. En esta etapa se utiliza el concepto 

de valores de influencia de Zeevaert (1980). Al sustituir las deformaciones del suelo 

en las ecuaciones obtenidas a través del método de rigideces, el problema se resuelve 

en forma directa, sin necesidad de iteraciones. Otras de las ventajas que ofrece este 

método son que realiza un análisis tridimensional con relativa sencillez, que permite 

tomar en cuenta la rigidez de toda la superestructura y que se puede programar en 

una computadora con facilidad. 

En el desarrollo de este trabajo se utilizará un método directo para la solución del 

problema de interacción suelo-estructura, debido al Maestro Agustín Deméneghi 

Colina (1996), el cual será descrito de forma detallada en las páginas siguientes.  

La interacción suelo-estructura distingue dos casos (Deméneghi et al, 2003): 
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1. Cuando los cimientos están suficientemente separados, de tal forma que la 

carga sobre un apoyo no ejerce influencia sobre los desplazamientos de los 

apoyos vecinos (este fenómeno se presenta usualmente en zapatas aisladas). 

2. Cuando se trata de un cimiento continuo donde el desplazamiento de un punto 

de dicho cimiento está afectado por la carga repartida en toda la subestructura 

(es el caso de zapatas corridas o losas de cimentación). 

6.3 Módulo de Rigidez del Suelo 

Al aplicar una carga o esfuerzo sobre un material este sufre una deformación 

proporcional a dicho esfuerzo, esta constante de proporcionalidad se denomina como 

“constante de resorte”. 

En mecánica de suelos esta “constante del resorte” se conoce como módulo de 

reacción o módulo de rigidez del suelo, y se representa con la letra K seguida de un 

sufijo dependiendo del sentido de esta como veremos a continuación. 

El módulo de reacción o de rigidez lineal vertical de un cimiento se define de la 

siguiente forma (Demeneghi et al, 2003): 

 
𝐾𝑣 =

𝑄𝑣
𝛿𝑣 

 (6.4) 

Donde 𝑄𝑣 es la fuerza vertical aplicada al cimiento y 𝛿𝑣 es el asentamiento vertical 

ocasionado por 𝑄𝑣. 

El módulo de rigidez lineal horizontal de un cimiento se expresa mediante la siguiente 

expresión: 

 
𝐾ℎ =

𝑄ℎ
𝛿ℎ

 (6.5) 
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Donde 𝑄ℎ es la fuerzo horizontal aplicada al cimiento y 𝛿ℎ es el desplazamiento 

horizontal producido por 𝑄ℎ. 

Se define la rigidez a la rotación de un cimiento: 

 
𝐾𝑟 =

𝑀

𝜃
 (6.6) 

Donde M es el momento aplicado al cimiento y 𝜃 el ángulo en radianes producto de 

dicho momento. 

6.4 Interacción Estática Suelo-Zapata Corrida 

Ilustremos el proceso de interacción suelo-estructura con un marco estructural que 

consta de una cimentación a base de una zapata corrida (Figura 43a); en el cual se 

tratan de obtener los diagramas de asentamientos y de reacciones del terreno de 

cimentación (Figura 43b y Figura 43c). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 43. Marco estructural con cimentación a base de zapata corrida. 
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En el caso más general la forma del diagrama de reacciones del suelo es diferente de 

una reacción uniforme (Figura 43c). Para simplificar el problema sustituimos la curva 

de reacción del terreno por una serie de reacciones uniformes 𝑟1, 𝑟2, … , 𝑟𝑛 como se 

aprecia en la a. El análisis estructural lo llevamos a cabo utilizando el método de 

rigideces descrito en el capítulo 5, considerando las reacciones 𝑟𝑖  como incógnitas. A 

continuación, aplicando la tercera ley de Newton, adaptamos las reacciones 𝑟𝑖 como 

cargas sobre el terreno (Figura 44b) y se obtienen los hundimientos de éste en función 

de las 𝑟𝑖, utilizando para ello el método de Chamecki (1956). El problema de interacción 

queda resuelto al establecer la compatibilidad de deformaciones entre suelo y 

estructura, es decir, al estar el suelo en contacto con la estructura de cimentación, las 

deformaciones de ambos medios deben ser iguales. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 44. Reacciones sobre la estructura y cargas sobre el terreno. 
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En los siguientes incisos veremos cómo se realiza la interacción suelo-estructura para 

una estructura de cimentación real, es decir, de rigidez finita. Es importante mencionar 

también algunos aspectos importantes de dicha interacción, tanto a corto como a largo 

plazo. 

6.4.1 Análisis Estructural 

El análisis estructural lo realizamos empleando el método de rigideces. La matriz de 

rigidez, el vector de cargas de empotramiento y el vector de cargas concentradas se 

obtienen como se vio en el capítulo 5 de este trabajo. 

Corto Plazo 

Para el análisis a corto plazo se utilizará un módulo de elasticidad del concreto (E) 

obtenido con la siguiente expresión: 

 𝐸 = 14000 √𝑓′𝑐 (6.7) 

Donde 𝑓′𝑐 es el factor de resistencia a compresión del concreto a los 28 dias y está 

dado en 𝑘𝑔/𝑐𝑚3. 

Largo Plazo 

Para el análisis a largo plazo se debe tomar en cuenta el efecto del tiempo en la 

estructura. Algunos autores recomiendan afectar el módulo de elasticidad 𝐸, por un 

coeficiente de entre 0.5 y 1 (Demeneghi et al, 2003). Para nuestro ejemplo el módulo 

de elasticidad del concreto será: 𝐸′ = 0.7𝐸. Esto quiere decir que la estructura a lo 

largo de 50 años, habrá perdido el 30% de su rigidez, por tanto, la influencia de la 

estructura en el suelo será menor.  
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6.4.2 Calculo de Deformaciones del Suelo 

Para el cálculo de las deformaciones en el suelo se asume que las cargas que 

transmite la estructura al terreno de cimentación son iguales en magnitud y de sentido 

contrario a las reacciones del suelo sobre la estructura, por la tercera ley de Newton 

(Demeneghi, 1996). 

 

 

 

 

 

 

Figura 45. Cálculo de los hundimientos del terreno (Demeneghi, 1996). 

Por lo que debemos calcular los asentamientos del terreno en función de estas cargas: 

consideremos una reacción 𝑟𝑘 actuando en la superficie (Figura 45); la presión vertical 

vale 𝑟𝑘𝑑𝑘/𝑎𝑘, donde 𝑑𝑘 y 𝑎𝑘 son la longitud y el área en las que actúa la carga, 

respectivamente. El esfuerzo normal vertical en el punto 𝑖𝑗, debido a la carga 𝑟𝑘, está 

dado por: 

𝜎𝑧𝑖𝑗𝑘 = 𝐼𝑧𝑖𝑗𝑘
𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

Donde 𝐼𝑧𝑖𝑗𝑘 es el esfuerzo normal vertical producido por una presión unitaria en el área 

𝑘 (Zeevaert, 1973). El esfuerzo normal vertical debido a todas las cargas 𝑟𝑘 vale: 

 
𝜎𝑧𝑖𝑗 =∑𝐼𝑧𝑖𝑗𝑘

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

𝑛𝑟

𝑘=1

 (6.8) 

En forma análoga: 
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𝜎𝑥𝑖𝑗 =∑𝐼𝑥𝑖𝑗𝑘

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

𝑛𝑟

𝑘=1

 (6.9) 

 
𝜎𝑦𝑖𝑗 =∑𝐼𝑦𝑖𝑗𝑘

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

𝑛𝑟

𝑘=1

 (6.10) 

Por otra parte, la deformación bajo el punto 𝑖 de un estrato de suelo de espesor 𝐻𝑗, 

esta dado por: 

 
𝛿𝑖𝑗 = (

𝐻𝑗
𝐸𝑖𝑗
) [𝜎𝑧𝑖𝑗 − 𝜈(𝜎𝑥𝑖𝑗 + 𝜎𝑦𝑖𝑗)] (6.11) 

Donde 𝐸𝑖𝑗  es el módulo de deformación del suelo y 𝜈 su relación de Poisson. 

Sustituyendo las ecuaciones (6.8) a (6.10) en la ecuación (6.11). 

𝛿𝑖𝑗 = (
𝐻𝑗
𝐸𝑖𝑗
)∑[𝐼𝑧𝑖𝑗𝑘 − 𝜐(𝐼𝑥𝑖𝑗𝑘 + 𝐼𝑦𝑖𝑗𝑘)]

𝑛𝑟

𝑘=1

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

Sea: 

 𝐼𝑖𝑗𝑘 = 𝐼𝑧𝑖𝑗𝑘 − 𝜐(𝐼𝑥𝑖𝑗𝑘 + 𝐼𝑦𝑖𝑗𝑘) 

𝛿𝑖𝑗 = (
𝐻𝑗
𝐸𝑖𝑗
)∑𝐼𝑖𝑗𝑘

𝑛𝑟

𝑘=1

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 

(6.12) 

Tomando en cuenta todos los estratos de subsuelo y una posible deformación previa 

𝛿𝑜𝑖, la deformación del punto 𝑖 es: 
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𝛿𝑖 = 𝛿𝑜𝑖 +∑(

𝐻𝑗
𝐸𝑖𝑗
)

𝑛𝑒

𝑗=1

∑𝐼𝑖𝑗𝑘

𝑛𝑟

𝑘=1

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 (6.13) 

Donde 𝑛𝑒 = número total de estratos. 

𝐸𝑖𝑗  es el módulo lineal de deformación del suelo, el cual se define como el cociente del 

esfuerzo normal vertical entre la deformación unitaria vertical que se presenta, en el 

punto 𝑖𝑗. Sustituyendo: 

 𝐸𝑖𝑗 =
𝜎𝑖𝑗
𝜀𝑖𝑗

 (6.14) 

Siendo 𝜎𝑖𝑗 el esfuerzo normal vertical en el punto 𝑖𝑗 (a la mitad del estrato 𝑗), y 𝜀𝑖𝑗 la 

deformación lineal unitaria vertical del estrato 𝑗. 𝜀𝑖𝑗  se puede calcular usando una 

teoría no lineal o una teoría lineal. 

Los valores de los esfuerzos 𝜎𝑥, 𝜎𝑦 y 𝜎𝑧, se obtienen con las fórmulas de Damy, Dashko 

y Kagan, mencionados anteriormente (capitulo 4), que son:  

 
𝜎𝑧 =

𝑞

2𝜋
[(

1

𝑥2 + 𝑧2
+

1

𝑦2 + 𝑧2
)
𝑥𝑦𝑧

𝐵
+ tan−1

𝑥𝑦

𝑧𝐵
] (4.5) 

 
𝜎𝑥 =

𝑞

2𝜋
[
𝜋

2
−

𝑥𝑦𝑧

(𝑥2 + 𝑧2)𝐵
−tan−1

𝑧𝐵

𝑥𝑦
+ (1 − 2 𝜈) (tan−1

𝑥

𝑦
− tan−1

𝑦𝐵

𝑦𝑧
)] 

(4.6) 

 
𝜎𝑦 =

𝑞

2𝜋
[
𝜋

2
−

𝑥𝑦𝑧

(𝑦2 + 𝑧2)𝐵
−tan−1

𝑧𝐵

𝑥𝑦
+ (1 − 2 𝜈) (tan−1

𝑦

𝑥
− tan−1

𝑦𝐵

𝑥𝑧
)] 

(4.7) 

Siendo 𝑥, 𝑦 y 𝑧 las coordenadas del punto en el cual se calculan los esfuerzos y q es 

una carga unitaria aplicada en el área analizada. 
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La teoría descrita anteriormente para el cálculo de deformaciones del suelo, es una 

variante de la Ley de Hooke. El análisis de deformaciones del suelo se realizará a corto 

y largo plazo, por lo cual es importante mencionar algunos detalles que distinguen el 

análisis en cada uno de los casos. 

Corto Plazo 

Para el cálculo de deformaciones a corto plazo se empleará un módulo de elasticidad 

𝐸 = 𝐸𝑢  obtenido de pruebas triaxiales no consolidadas no drenadas (UU), y dado que 

la deformación ocurre a volumen constante se tomará 𝜈 = 0.5 correspondiente a un 

medio incompresible. 

Largo Plazo 

∆𝛿𝑢 se obtiene con 𝜈 = 0.5, mientras que ∆𝛿𝑇 se obtiene con 𝜈 = 0, por lo que en forma 

aproximada se pueden calcular los esfuerzos con una magnitud de 𝜈 como el promedio 

ponderado entre ellos, es decir: 

 
𝜈 =

(0.5)∆𝛿𝑢 + (0)∆𝛿𝑇
∆𝛿𝑇

=
0.5∆𝛿𝑢
∆𝛿𝑇

 (6.15) 

Donde: 

∆𝛿𝑢 = Asentamiento inmediato o asentamiento distorsional 

∆𝛿𝑇 = Asentamiento total 

Para fines de análisis de interacción tomamos la carga total de la estructura, entonces 

debemos usar módulos de deformación del suelo correspondientes a la deformación 

total de cada estrato, así: 

 
𝐸𝑠 =

∆𝑧0
∆𝛿𝑇

[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] (6.16) 



 

89 

 

𝐸𝑠 debe calcularse para cada estrato que conforma el suelo. 

6.4.3 Compatibilidad de deformaciones  

En esta etapa se establece la compatibilidad de deformaciones entre estructuras y 

suelo de cimentación, lo que equivale a considerar que tanto los desplazamientos de 

la estructura como los del terreno son iguales, es decir, que el suelo no se despega de 

la estructura (Demeneghi, 1996). 

La compatibilidad se da al realizar el ensamble de las matrices de la estructura (matriz 

de rigidez, vector de cargas de empotramiento, vector de cargas concentradas) y la 

matriz de flexibilidades del suelo. De este ensamble de matrices se obtiene el sistema 

de ecuaciones que, al ser resuelto proporciona las magnitudes de los desplazamientos 

y las reacciones del suelo en cada nudo, con lo que el problema queda resuelto. 

7. EJEMPLO DE APLICACIÓN 

En las siguientes páginas se presenta el diseño geotécnico de una zapata corrida 

desplantada sobre arcillas no sensitivas totalmente saturadas. En la Figura 46 se 

muestran las dimensiones de la zapata, así como las propiedades de la misma y de 

los estratos de suelo subyacente. 

En este capítulo se lleva a cabo la revisión por capacidad de carga, cálculo de 

asentamientos y por último se realiza un análisis de interacción estática suelo-

estructura, con lo que es posible determinar los desplazamientos y elementos 

mecánicos en la cimentación que permitan su diseño estructural, considerando una 

vida útil de 50 años. 

Las deformaciones deben cumplir los estratos límites de servicio estipulados en las 

Normas Técnicas Complementarias para el Diseño y Construcción de Cimentaciones 

para el Distrito Federal. La cimentación debe cumplir por capacidad de carga y los 

asentamientos no deben de ser mayores a 15 cm.  
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En la estructura: 

Concreto: 𝑓𝑐
′ = 25 𝑀𝑃𝑎 

Acero: 𝑓𝑦 = 420 𝑀𝑃𝑎 

Figura 46. Dimensiones de la zapata y propiedades de la estratigrafía. Arcilla no sensitiva. 

En la Tabla 4 se muestran en resumen los datos del problema. 
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Tabla 4. Datos del problema. 

7.1 Estados Límite de Falla (Revisión por Capacidad de Carga) 

Se debe verificar que: 

 𝑞𝑢𝑙𝑡 ≤ 𝑞𝑅 (7.1) 

La capacidad de carga ultima, que es la carga a la que el suelo está impuesto, está 

dada por: 

Acs1 = 620 Acs2 = 690

Cv1 = 0.00082 cm
2
/s

γ1 = 16 kN/m
3 γ2 = 18 kN/m

3

cu1 = 49 kPa cu2 = 62 kPa

As',p1 = 78 As',p2 = 86

Aske2 = 0.3

Estrato 1 Estrato 2

Datos del Suelo

h1 = 0.6 m h2 = 1.4 m

hL = 0.25 m hd= 0.55 m

Fc1 = 1.1

Cv2 = 0.00076 cm
2
/s

Fc2 = 1.1

Prof. de empotramiento = 0.8 m

Dimensiones de la Zapata

ξ = 5

w1 = 10 kN/m

L = 8 m l = 8 m

γ1 = 24 kN/m
3 γ1 = 24 kN/m

3

Fc = 1.4 Fc = 1.4

Cargas

P1,2 = 320 kN

P3 = 640 kN

Aske1 = 0.3

Losa de la Zapata Dado de la Zapata

B = 1.4 m b= 0.3 m
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𝑞𝑢𝑙𝑡 =

∑𝑄 Fc
𝐴

 (7.2) 

∑𝑄 = 320(2) + 640 + 10(8) + 0.25(1.4)(8)(24) + 0.55(0.3)(8)(24)

+ (1.4 − 0.3)(0.55)(8)(16) 

∑𝑄 = 640 + 640 + 80⏞          
𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠

+ 67.2 + 31.68⏞        
𝐸𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎

+ 77.44⏞  
𝑅𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 𝑆𝑢𝑒𝑙𝑜

= 1536.32 𝑘𝑁 

𝑞 =
∑𝑄

𝐴
=
1536.32

1.4 × 8
= 137.17 𝑘𝑃𝑎 

El total de las cargas se modifica con un factor Fc, el cual para cargas muertas tiene 

un valor de Fc = 1.4 y para suelos un valor de Fc = 1.1. 

∑𝑄Fc = 1458.88(1.4) + 77.44(1.1) = 2127.62 

𝑞𝑢𝑙𝑡 =
2127.62

1.4 × 8
= 189.97 𝑘𝑃𝑎 

En suelos cohesivos como el de la Ciudad de México, la capacidad de carga resistente 

se determina con la siguiente ecuación: 

 𝑞𝑅 = 5.14𝑐𝑢𝑓𝑐𝐹𝑅 + 𝑝𝑣 (7.3) 

Donde: 

𝑐𝑢 = Cohesión aparente determinada en ensaye triaxial no-consolidado no-drenado. 

𝑓𝑐 = Factor de forma que depende de la geometría de la zapata. 

𝐹𝑅 = Factor de resistencia (NTC: 0.35 ≤ 𝐹𝑅 ≤ 0.65). 

𝑝𝑣 = Presión vertical efectiva a la misma profundidad. 
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El suelo de cimentación está conformado por dos estratos, cuyas propiedades varían 

de estrato a estrato como se puede apreciar en la Figura 46; por tal razón es necesario 

determinar un promedio ponderado de la resistencia al corte no drenado (𝑐𝑢𝑚). 

Considerando que el área de influencia de la zapata es de 0.7𝐵, además de obtener 

un 𝑓𝑐  que depende de la geometría de la zapata, por tanto: 

0.7𝐵 = 0.7(1.4) = 0.98 

𝑐𝑢𝑚 =
0.6(49) + (0.98 − 0.6)(62) 

0.98
= 54.04 𝑘𝑃𝑎 

El factor de forma 𝑓𝑐 , tomando en cuenta la profundidad de empotramiento, se calcula 

de la siguiente manera: 

 
𝑓𝑐 = 1 + 0.25

𝐵

𝐿
+ 0.25

𝐷

𝐵
  (7.4) 

para 
𝐷

𝐵
 <  2 y 

𝐵

𝐿
 <  1. En caso de que 

𝐷

𝐵
 y 

𝐵

𝐿
 no cumplan con las desigualdades 

anteriores, dichas relaciones se tomarán iguales a 2 y 1, respectivamente. 

𝑓𝑐 = 1 + 0.25
1.4

8
+ 0.25

0.8

1.4
= 1.187 

Sustituyendo valores en la ecuación (7.3). Para este caso el factor de reducción es 

𝐹𝑅 = 0.55 (Para condiciones normales se recomienda 0.45 ≤ 𝐹𝑅 ≤ 0.55). 

𝑞𝑅 = 5.14(54.04)(1.189)(0.55) + (0.8 × 16) = 194.08 𝑘𝑃𝑎 

Por tanto, de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 

Construcción de Cimentaciones, sí pasa por capacidad de carga y cumple la 

desigualdad de la ecuación (7.1): 

189.97 𝑘𝑃𝑎 < 194.08 𝑘𝑃𝑎 
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7.2 Estados Límite de Servicio 

7.2.1 Asentamientos Inmediatos 

El cálculo de deformación a corto plazo (a volumen constante, 𝜈 = 0.5) de un estrato 

de arcilla no sensitiva lo llevamos a cabo usando la Ley de Hooke, mencionada 

anteriormente: 

 
Δ𝛿𝑢 =

Δ𝑧0
𝐸𝑢
[𝜎𝑧 − 𝜈(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)] (4.11) 

Estrato 1 

Los incrementos de esfuerzo normales, a la mitad del estrato 1, al centro de la zapata; 

se calculan con las ecuaciones (4.5), (4.6) y (4.7). En la Tabla 5 se muestran las 

dimensiones del rectángulo cargado y datos del estrato para el cálculo de dichos 

esfuerzos. 

 

 

Tabla 5. Datos para el cálculo de los incrementos de esfuerzos del estrato 1. 

Se sustituyen los valores en las ecuaciones mencionadas y se obtienen los 

incrementos de esfuerzos a la mitad del estrato 1: 

𝜎𝑧 = 133.427 𝑘𝑃𝑎 

𝜎𝑥 = 100.128 𝑘𝑃𝑎 

𝜎𝑦 = 70.187 𝑘𝑃𝑎 

x = 4.0 m q = 137.17 kPa

y = 0.7 m ν = 0.5

z = 0.3 m B = 4.07 m

DATOS
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El 𝐸𝑢 = 4632 𝑘𝑃𝑎 del estrato 1, se obtiene de una prueba triaxial no-consolidada no-

drenada (UU). Entonces, sustituyendo valores en la ecuación (4.11), la deformación 

del primer estrato es: 

𝛿𝑢 =
0.6

4632
[133.427− 0.5(100.128 + 70.187)] 

𝛿𝑢 = 0.0063 𝑚 = 0.63 𝑐𝑚 

Estrato 2 

Se procede de manera similar para la obtención del asentamiento inmediato del estrato 

2. En la Tabla 6 se muestran los datos para la obtención de los incrementos de 

esfuerzos. 

 

 

Tabla 6. Datos para el cálculo de los incrementos de esfuerzos en el estrato 2. 

Los incrementos de esfuerzos en el estrato 2 son: 

𝜎𝑧 = 79.258 𝑘𝑃𝑎 

𝜎𝑥 = 36.633 𝑘𝑃𝑎 

𝜎𝑦 = 6.650 𝑘𝑃𝑎 

Entonces, sustituyendo valores en la ecuación (4.11), la deformación del segundo 

estrato, con 𝐸𝑢 = 7448 𝑘𝑃𝑎, es: 

𝛿𝑢 =
0.6

7448
[79.258 − 0.5(36.633 + 6.650)] 

𝛿𝑢 = 0.0108 𝑚 = 1.08 𝑐𝑚 

El asentamiento inmediato total en el centro de la zapata, es: 

x = 4.0 m q = 137.17 kPa

y = 0.7 m ν = 0.5

z = 1.3 m B = 4.26 m

DATOS
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𝛿𝑢𝑇 = 0.0063 + 0.0108 = 0.0171 𝑚 = 1.71 𝑐𝑚 

7.2.2 Asentamientos a Largo Plazo 

El asentamiento a largo plazo la obtenemos con las siguientes expresiones (Juárez 

Badillo y Rico, 2001; Zeevaert, 1986; Skempton y Bjerrum, 1957; Demeneghi, 2012), 

mencionadas en los capítulos anteriores. 

 Δ𝛿𝑡 = (Δ𝛿)𝑃𝑡 + (Δ𝛿)𝑠𝑡 (4.15) 

 Δ𝛿𝑃𝑡 = (Δ𝛿)𝑃𝑐𝑝𝑜𝑈 (4.43) 

 Δ𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 = 𝜇(Δ𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛) (4.42)  

 
Δ𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = [1 − (

𝑝𝑣𝑒𝑜+𝜎𝑧

𝑝𝑣𝑒𝑜
)
−
1

𝐴𝑝] (Δ𝑧𝑜). (4.53) 

(𝜎𝑧 = incremento de esfuerzo vertical a largo plazo) 

 

𝜇 =
𝐴𝑆𝑘𝑒𝜎𝑧 +

(1 − 𝐴𝑆𝑘𝑒)(𝜎𝑥 + 𝜎𝑦)
2

𝜎𝑧
 

(4.41) 

(𝜎𝑧, 𝜎𝑥 y 𝜎𝑦 son incrementos de esfuerzo por la carga de la estructura, obtenidos con 

una relación de Poisson 𝜈 = 0.5) 

 

Δ𝛿𝑆𝑡 = 𝐶𝑡𝑙𝑜𝑔(1 + 𝜉𝑇) 

(4.69)¡Error! 

No se 

encuentra 

el origen de 
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la 

referencia.  

 

𝐶𝑡 = [1 − (
𝑝𝑣𝑒𝑜 + 𝜎𝑧
𝑝𝑣𝑒𝑜

)
−
1
𝐴𝑐𝑠
] (Δ𝑧𝑜) (4.71)(4.71) 

 

 
𝑇 =

𝐶𝑣𝑡

(Δ𝑧𝑒)2
 (4.68) 

De las expresiones anteriores: 

𝛥𝛿𝑡 = asentamiento para un tiempo t. 

𝛥𝛿𝑃𝑡 = asentamiento para un tiempo t, debido a consolidación primaria. 

𝛥𝛿𝑆𝑡 = asentamiento para un tiempo t, debido a consolidación secundaria. 

𝛥𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = deformación debida a compresión primaria, obtenida en el laboratorio, en una 

prueba de consolidación unidimensional. 

𝛥𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 = asentamiento en el campo, al término de la consolidación primaria. 

𝐶𝑡 = deformación por consolidación secundaria, en ciclo logarítmico (base 10). 

𝐴𝑝,𝑐𝑠 = módulos de rigidez para consolidación primaria y secundaria. 

𝜉 = parámetro de compresión secundaria, que depende del tipo de curva de 

consolidación. 

𝜇 = coeficiente de corrección de Skempton y Bjerrum. 

𝐶𝑣 = coeficiente de consolidación primaria. 
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𝛥𝑧0 = espesor total del estrato de suelo. 

𝛥𝑧𝑒 = espesor efectivo del estrato de suelo. 

𝜎𝑧 = incremento de esfuerzo vertical. 

𝑇 = factor tiempo. 

Estrato 1 

Utilizando la ecuación constitutiva, ecuación (4.49), se obtiene 𝛥𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛. Previamente se 

determina el esfuerzo efectivo a la mitad del estrato 1: 

𝑝𝑣𝑒𝑜 = 16(0.8) + (16 − 9.81)(0.3) = 14.657 𝑘𝑃𝑎 

Entonces, con 𝐴𝑝 = 78, en el estrato 1, tenemos: 

Δ𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = [1 − (
14.657 + 133.427

14.657
)
−
1
78

] (0.6) = 0.01753 𝑚 

Calculamos el factor de corrección de Skempton y Bjerrum (1957), ecuación (4.41): 

𝜇 =
0.3(133.427) +

(1 − 0.3)(100.128 + 70.187)
2

133.426
= 0.747 

Obtenemos el asentamiento en el campo al término de la consolidación primaria: 

∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 = 0.747(0.01753) = 0.01309 𝑚 

El asentamiento para el estrato 1 para un tiempo t, se determina con la ecuación (4.43), 

donde U es el grado de consolidación primaria, que es función del factor tiempo T, 

ecuación (4.68). Considerando una vida útil a 50 años, vale: 

𝑇 =
(0.00082)(1577880000)

(60)2
= 359.41 > 2 

Por tanto, la consolidación primaria se completó. 
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𝑈 = 1 

Δ𝛿𝑃𝑡 = 0.01309(1) = 0.01309 𝑚 = 1.31 𝑐𝑚 

Para la obtención del asentamiento debido a la consolidación secundaria, utilizamos 

la teoría de Zeevaert. Previamente obtenemos la deformación por consolidación 

secundaria en un ciclo logarítmico, 𝐶𝑡, ecuación (4.71). 

𝐶𝑡 = [1 − (
14.657 + 133.427

14.657
)
−
1
620

] (0.6) = 0.00223 𝑚 

Debido al tipo de curva de consolidación 𝜉 = 5, Entonces: 

Δ𝛿𝑆𝑡 = 0.00223𝑙𝑜𝑔(1 + 5(359.41)) = 0.00727 𝑚 = 0.73 𝑐𝑚 

El asentamiento en el estrato 1, debido a la consolidación primaria y secundaria es: 

Δ𝛿𝑡1 = 1.31 + 0.73 = 2.04 𝑐𝑚 

Estrato 2 

Se procede de manera similar para el cálculo de los asentamientos a largo plazo con 

los respectivos datos del estrato 2: 

𝑝𝑣𝑒𝑜 = 16(0.8) + (16 − 9.81)(0.6) + (18 − 9.81)(0.7) = 22.247 𝑘𝑃𝑎 

Δ𝛿𝑃𝑐𝑜𝑛 = [1 − (
22.247 + 79.258

22.247
)
−
1
86

] (1.4) = 0.02449 𝑚 

𝜇 =
0.3(79.258) +

(1 − 0.3)(36.633 + 6.650)
2

79.258
= 0.491 

∆𝛿𝑃𝑐𝑝𝑜 = 0.491(0.02449) = 0.01202 𝑚 

𝑇 =
(0.00076)(1577880000)

(140)2
= 61.183 > 2 
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𝑈 = 1 

Δ𝛿𝑃𝑡 = 0.01202(1) = 0.01202 𝑚 = 1.20 𝑐𝑚 

𝐶𝑡 = [1 − (
22.247 + 79.258

22.247
)
−
1
690

] (1.4) = 0.00308 𝑚 

Δ𝛿𝑆𝑡 = 0.00308𝑙𝑜𝑔(1 + 5(61.183)) = 0.00765 𝑚 = 0.77 𝑐𝑚 

El asentamiento en el estrato 2, debido a la consolidación primaria y secundaria es: 

Δ𝛿𝑡2 = 1.20 + 0.77 = 1.97 𝑐𝑚 

 

El asentamiento total a 50 años es: 

𝛿𝑡 = 2.04 + 1.97 = 4.01 𝑐𝑚 

7.2.3 Asentamiento Total 

El asentamiento total es la suma del asentamiento inmediato más el asentamiento a 

largo plazo, ecuación (4.1), es decir: 

𝛿𝑇 = 1.71 + 4.01 = 5.72 𝑐𝑚 

5.72 𝑐𝑚 < 15 𝑐𝑚 

Por tanto, de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y 

Construcción de Cimentaciones, cumple los límites máximos para deformaciones 

originados por la cimentación. 
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7.3 Interacción Suelo-Estructura 

7.3.1 Procedimiento Método Directo (Demeneghi 1996) 

Como ya se explicó en el capítulo 5, el procedimiento consiste en establecer la 

compatibilidad de deformaciones entre estructura y terreno de cimentación, lo que 

permite determinar los diagramas de reacciones y de asentamientos del terreno 

(Demeneghi, 1996). Con estas cantidades se obtienen los elementos mecánicos en la 

subestructura.  

En el apartado se presenta el desarrollo del procedimiento de interacción suelo-

estructura de la zapata corrida del ejemplo de aplicación. 

7.3.1.1 Interacción Suelo-Estructura a Corto Plazo 

Antes de proceder con el análisis de interacción, es necesario calcular algunos valores 

que se requieren para el análisis de interacción, como lo son: el momento de inercia 

de la sección de la zapata, además del módulo de elasticidad del concreto, y detallar 

como es que se obtiene la carga distribuida 𝑤, que se utilizará en el análisis. 

En la Figura 47 se muestra la sección de la zapata, así como sus dimensiones. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 47. Sección de la zapata para el cálculo del momento de inercia. 
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Como la zapata es una sección compuesta por la trabe y la losa de la zapata, tenemos 

que descomponer dicha sección en formas geométricas simples, y obtener el momento 

de inercia de cada sección por separado. En la Tabla 7 se muestran los valores de las 

propiedades de cada sección. 

Previamente se calcula el centroide �̅� de la sección compuesta con la siguiente 

expresión: 

 
�̅� =

ΣAy

ΣA
 (7.5) 

Donde: 

A = Área de cada sección  

𝑦 = Distancia que hay del eje de referencia (𝑦) al centroide de dicha sección. 

Tabla 7. Propiedades de cada sección. 

Entonces: 

�̅� =
0.130

0.515
= 0.253 𝑚 

Una vez calculado el centroide de la zapata, se aplica el teorema de Steiner a cada 

sección de la Figura 47. 

 𝐼𝑥 = 𝐼0𝑥 + 𝐴𝑑
2 (7.6) 

Donde: 

FIGURA
b

(m)

h

(m)

A

(m
2
)

y

(m)

Ay

(m
3
)

I0x

(m
4
)

d

(m)

d
2

(m
2
)

1 1.4 0.25 0.350 0.125 0.04375 0.001823 0.128155 0.016424

2 0.3 0.55 0.165 0.525 0.08663 0.004159 0.271845 0.07390

Σ 0.515 0.1304
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𝐼0𝑥 = es el momento de inercia de la sección simple con respecto al eje 𝑥. 

𝑑 = distancia que hay del centroide de la sección compuesta, al centroide de cada 

sección simple. 

Sustituyendo valores, tenemos: 

𝐼𝑥1 = 0.001823 + 0.350 × 0.1282
2 = 0.007571 𝑚4 

𝐼𝑥2 = 0.004159 + 0.165 × 0.2718
2 = 0.016353 𝑚4 

El momento de inercia de la sección compuesta será la suma de los momentos de 

inercia de las dos secciones, es decir: 

𝐼𝑥 = 0.023924 𝑚
4 

Por otra parte, el módulo de elasticidad del concreto se obtiene con la ecuación (6.7): 

𝐸 = 14000√250 = 221359.436 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 = 22135943.6 𝑘𝑃𝑎 

Por último, es necesario considerar dentro de la carga distribuida sobre la barra, el 

peso propio de la zapata, además del peso del relleno del suelo. Del análisis de 

capacidad de carga se tiene: 

𝑊𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 = 98.88 𝑘𝑁 

𝑊𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 = 77.44 𝑘𝑁 

Por lo que la carga distribuida 𝑤 a considerar, será: 

𝑤 = 10 +
98.88 + 77.44

8
= 32.04 𝑘𝑁/𝑚 

a) Análisis Estructural 

El análisis estructural se lleva a cabo empleando el método de rigideces (Capítulo 5). 

En la Figura 48 se muestran los grados de libertad y en la Figura 49 el sistema de 

cargas sobre la estructura. 
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Figura 48. Numeración de barras y grados de libertad. 

 

Figura 49. Sistema de cargas sobre la estructura. 

Las matrices de rigidez se obtienen con los valores de la ecuación (5.12), para barras 

horizontales, como se describió en el capítulo 5. Los vectores de cargas de 

empotramiento se calculan con la ecuación (5.36). 

Matriz de rigidez. Barra 1: 

𝐾1 =

[
 
 
 
 

𝜃4 𝜃5 𝛿1 𝛿2
529580.31 264790.16 −198592.62 198592.62 𝜃4
264790.16 529580.31 −198592.62 198592.62 𝜃5
−198592.62 −198592.62 99296.31 −99296.31 𝛿1
198592.62 198592.62 −99296.31 99296.31 𝛿2]

 
 
 
 

 

Matriz de rigidez. Barra 2: 

𝐾2 =

[
 
 
 
 

𝜃5 𝜃6 𝛿2 𝛿3
529580.31 264790.16 −198592.62 198592.62 𝜃5
264790.16 529580.31 −198592.62 198592.62 𝜃6
−198592.62 −198592.62 99296.31 −99296.31 𝛿2
198592.62 198592.62 −99296.31 99296.31 𝛿3]
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Vector de cargas de empotramiento. Barra 1: 

𝑃1
𝑒 = [

42.72 − 0.92𝑟1 − 0.42𝑟2 𝜃4
−42.72 + 0.42𝑟1 + 0.92𝑟2 𝜃5
−64.08 + 1.625𝑟1 + 0.375𝑟2 𝛿1
−64.08 + 0.375𝑟1 + 1.625𝑟2 𝛿2

] 

Vector de cargas de empotramiento. Barra 2: 

𝑃2
𝑒 = [

42.72 − 0.92𝑟2 − 0.42𝑟3 𝜃5
−42.72 + 0.42𝑟2 + 0.92𝑟3 𝜃6
−64.08 + 1.625𝑟2 + 0.375𝑟3 𝛿2
−64.08 + 0.375𝑟2 + 1.625𝑟3 𝛿3

] 

La matriz de rigidez de toda la estructura es la suma de las matrices de rigidez de cada 

una de las barras.  

𝐾 =

[
 
 
 
 
 
 

𝛿1 𝛿2 𝛿3 𝜃4 𝜃5 𝜃6
99296.31 −99296.31 0 −198592.62 −198592.62 0 𝛿1
−99296.31 198592.62 −99296.31 198592.62 0 −198592.62 𝛿2

0 −99296.31 99296.31 0 198592.62 198592.62 𝛿3
−198592.62 198592.62 0 529580.31 264790.16 0 𝜃4
−198592.62 0 198592.62 264790.16 1059160.62 264790.16 𝜃5

0 −198592.62 198592.62 0 264790.16 529580.31 𝜃6]
 
 
 
 
 
 

 

El vector de cargas de empotramiento de toda la estructura es la suma de los vectores 

de carga de empotramiento de cada una de las barras, el cual vale: 

𝑃𝑒 =

[
 
 
 
 
 

−64.08 + 1.625𝑟1 + 0.375𝑟2 𝛿1
−128.16 + 0.375𝑟1 + 3.25𝑟2 + 0.375𝑟3 𝛿2

−64.08 + 0.375𝑟2 + 1.625𝑟3 𝛿3
42.72 − 0.92𝑟1 − 0.42𝑟2 𝜃4

0.42𝑟1 − 0.42𝑟3 𝜃5
−42.72 + 0.42𝑟2 + 0.92𝑟3 𝜃6]

 
 
 
 
 

 

El vector de cargas concentradas vale: 
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𝑃𝑐 =

[
 
 
 
 
 
−320 𝛿1
−640 𝛿2
−320 𝛿3
0 𝜃4
0 𝜃5
0 𝜃6]

 
 
 
 
 

 

La condición de equilibrio de cargas en los nudos de la estructura conduce a la 

siguiente expresión: 

 𝐾 𝛿 + 𝑃𝑒 + 𝑃𝑐 = 0 (7.7) 

Sustituyendo valores: 

(𝛿1):  99296.31𝛿1 − 99296.31𝛿2 − 198592.62𝜃4 − 198592.62𝜃5 + 1.625𝑟1 +

0.375𝑟2 − 384.08 = 0  

(𝛿2): −99296.31𝛿1 + 198592.62𝛿2 − 99296.31𝛿3 + 198592.62𝜃4 − 198592.62𝜃6 +

0.375𝑟1 + 3.25𝑟2 + 0.375𝑟3 − 768.16 = 0  

(𝜃4): −198592.62𝛿1 + 198592.62𝛿2 + 529580.31𝜃4 + 264790.16𝜃5 − 0.92𝑟1 −

0.42𝑟2 + 42.72 = 0  

Por simetría, sabemos que 𝛿3 = 𝛿1, 𝜃6 = −𝜃4 y 𝜃5 = 0, entonces: 

(𝛿1):  99296.31𝛿1 − 99296.31𝛿2 − 198592.62𝜃4 + 1.625𝑟1 + 0.375𝑟2 =

384.08  
(7.8) 

(𝛿2): −198592.62𝛿1 + 198592.62𝛿2 + 397185.24𝜃4 + 0.75𝑟1 + 3.25𝑟2 =

768.16  
(7.9) 
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(𝜃4): −198592.62𝛿1 + 198592.62𝛿2 + 529580.31𝜃4 − 0.92𝑟1 − 0.42𝑟2 =

−42.72  
(7.10) 

b) Deformaciones del suelo 

Los hundimientos del suelo quedan dados por la ecuación (6.13): 

 
𝛿𝑖 = 𝛿𝑜𝑖 +∑(

𝐻𝑗
𝐸𝑖𝑗
)

𝑛𝑒

𝑗=1

∑𝐼𝑖𝑗𝑘

𝑛𝑟

𝑘=1

𝑟𝑘𝑑𝑘
𝑎𝑘

 (6.13) 

Desarrollamos esta expresión para 𝑖 = 1 

𝛿1 = (
𝐻1
𝐸11
) (
𝐼111𝑟1𝑑1
𝑎1

+
𝐼112𝑟2𝑑2
𝑎2

+
𝐼113𝑟3𝑑3
𝑎3

) + (
𝐻2
𝐸12
) (
𝐼121𝑟1𝑑1
𝑎1

+
𝐼122𝑟2𝑑2
𝑎2

+
𝐼123𝑟3𝑑3
𝑎3

) 

En la siguiente Tabla 8 se muestran los valores de influencia para este problema. Para 

determinar estos valores, se realizan con las ecuaciones (4.5), (4.6), (4.7) y (6.11). 
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Tabla 8. Valores de influencia del análisis a corto plazo. 

Entonces, 

𝛿1 =
0.6

4632
[(0.1845)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (−0.0121)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (−0.0006)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

7448
[(0.2218)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (−0.0171)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (−0.0022)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

En forma análoga se obtiene 𝛿2 y 𝛿3. 

𝛿2 =
0.6

4632
[(−0.0085)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.3689)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (−0.0085)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

7448
[(−0.0118)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.4436)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (−0.0118)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

𝛿3 =
0.6

4632
[(−0.0006)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (−0.0102)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.1845)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

7448
[(−0.0022)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (−0.0171)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.2218)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

Punto Estrato Reacción Ix Iy Iz nu Iijk

1 1 1 0.3478609 0.2554289 0.4861139 0.5 0.1844690

1 1 2 0.0204971 0.0004338 0.0002517 0.5 -0.0102138

1 1 3 0.0012020 0.0000042 0.0000024 0.5 -0.0006007

1 2 1 0.0891684 0.0232259 0.2779782 0.5 0.2217811

1 2 2 0.0567211 0.0011030 0.0118601 0.5 -0.0170520

1 2 3 0.0047856 0.0000168 0.0001751 0.5 -0.0022261

2 1 1 0.0171124 0.0004092 0.0002380 0.5 -0.0085228

2 1 2 0.6957217 0.5108577 0.9722278 0.5 0.3689381

2 1 3 0.0171124 0.0004092 0.0002380 0.5 -0.0085228

2 2 1 0.0443619 0.0010140 0.0109263 0.5 -0.0117617

2 2 2 0.1783369 0.0464518 0.5559565 0.5 0.4435622

2 2 3 0.0443619 0.0010140 0.0109263 0.5 -0.0117617

3 1 1 0.0012020 0.0000042 0.0000024 0.5 -0.0006007

3 1 2 0.0204971 0.0004338 0.0002517 0.5 -0.0102138

3 1 3 0.3478609 0.2554289 0.4861139 0.5 0.1844690

3 2 1 0.0047856 0.0000168 0.0001751 0.5 -0.0022261

3 2 2 0.0567211 0.0011030 0.0118601 0.5 -0.0170520

3 2 3 0.0891684 0.0232259 0.2779782 0.5 0.2217811
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La matriz de flexibilidades del suelo 𝐹 queda: 

𝐹 = [
46.84 −3.23 −0.35
−2.37 93.69 −2.37
−0.35 −3.23 46.84

] × 106 [
𝑚2

𝑘𝑁
] [

𝑟1
𝑟2
𝑟3
] 

𝛿 = 𝐹 𝑟 

Tomando en cuenta que 𝑟1 = 𝑟3 

 𝛿1 = 0.00004649𝑟1 − 0.000003234𝑟2 (7.11) 

En forma análoga se obtiene, 

 𝛿2 = −0.0000047367𝑟1 + 0.00009369𝑟2 (7.12) 

c) Compatibilidad de deformaciones 

Resolviendo el sistema de 5 ecuaciones (7.8) a (7.12), tenemos: 

𝛿1 = 0.011436 𝑚 

𝛿2 = 0.010888 𝑚 

𝜃4 = 0.0006703 𝑟𝑎𝑑 

𝑟1 = 254.9772𝑘𝑁/𝑚 

𝑟2 = 129.1028 𝑘𝑁/𝑚 

7.3.1.2 Interacción Suelo-Estructura a Largo Plazo 

El procedimiento para largo plazo es similar al que se realizó a corto plazo. Para este 

análisis recomienda usar una magnitud de 𝐸 de la estructura del orden del 70% del 

valor para condiciones a corto plazo. Por lo tanto, para el análisis estructural 

empleamos un módulo: 
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𝐸′ = 0.7𝐸 = 0.7 × 22135943.6 = 15495160.53 𝑘𝑃𝑎 

La matriz de rigideces de la estructura queda: 

𝐾 =

[
 
 
 
 
 
 

𝛿1 𝛿2 𝛿3 𝜃4 𝜃5 𝜃6
69507.42 −69507.42 0 −139014.83 −139014.83 0 𝛿1
−69507.42 139014.83 −69507.42 139014.83 0 −139014.83 𝛿2

0 −69507.42 69507.42 0 139014.83 139014.83 𝛿3
−139014.83 139014.83 0 370706.22 185353.11 0 𝜃4
−139014.83 0 139014.83 185353.11 741412.44 185353.11 𝜃5

0 −139014.83 139014.83 0 185353.11 370706.22 𝜃6]
 
 
 
 
 
 

 

𝑃𝑒 =

[
 
 
 
 
 

−64.08 + 1.625𝑟1 + 0.375𝑟2 𝛿1
−128.16 + 0.375𝑟1 + 3.25𝑟2 + 0.375𝑟3 𝛿2

−64.08 + 0.375𝑟2 + 1.625𝑟3 𝛿3
42.72 − 0.92𝑟1 − 0.42𝑟2 𝜃4

0.42𝑟1 − 0.42𝑟3 𝜃5
−42.72 + 0.42𝑟2 + 0.92𝑟3 𝜃6]

 
 
 
 
 

 

𝑃𝑐 =

[
 
 
 
 
 
−320 𝛿1
−640 𝛿2
−320 𝛿3
0 𝜃4
0 𝜃5
0 𝜃6]

 
 
 
 
 

 

Las ecuaciones de equilibrio de la estructura, ya tomando en cuenta la simetría, son: 

(𝛿1):  69507.42𝛿1 − 69507.42𝛿2 − 139014.83𝜃4 + 1.625𝑟1 + 0.375𝑟2 =

384.08  
(7.13) 

(𝛿2): −139014.83𝛿1 + 139014.83𝛿2 + 278029.66𝜃4 + 0.75𝑟1 + 3.25𝑟2 =

768.16  
(7.14) 

(𝜃4): −139014.83δ1 + 139014.83𝛿2 + 370706.22𝜃4 − 0.92𝑟1 − 0.42𝑟2 =

−42.72  
(7.15) 
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El módulo de deformación del suelo también se verá afectado, por lo que resulta 

necesario calcular un nuevo módulo de elasticidad 𝐸𝑠 para cada estrato del suelo, que 

tome en cuenta la deformación inmediata y diferida del suelo. De acuerdo con las 

ecuaciones (6.15) y (6.16). 

En la siguiente tabla se muestran los valores de los incrementos de esfuerzo y de los 

asentamientos inmediato y total. 

Tabla 9. Valores de los incrementos de esfuerzos y asentamientos. 

Para el estrato 1, sustituyendo valores en la ecuación (6.15) y luego en la (6.16), 

tenemos: 

𝜈 =
0.5(0.0063)

0.0267
= 0.118 

𝐸𝑠1 =
0.6

0.0267
[133.427− 0.118(100.128 + 70.187)] = 2546.82 𝑘𝑃𝑎 

De manera análoga, para el estrato 2: 

𝜈 =
0.5(0.0108)

0.0305
= 0.177 

𝐸𝑠2 =
1.4

0.0305
[79.258 − 0.177(36.633 + 6.650)] = 3286.32 𝑘𝑃𝑎 

Los hundimientos del suelo quedan dados por la ecuación (6.13) y desarrollando esta 

expresión para 𝑖 = 1, tenemos: 

𝛿1 = (
𝐻1
𝐸11
) (
𝐼111𝑟1𝑑1
𝑎1

+
𝐼112𝑟2𝑑2
𝑎2

+
𝐼113𝑟3𝑑3
𝑎3

) + (
𝐻2
𝐸12
) (
𝐼121𝑟1𝑑1
𝑎1

+
𝐼122𝑟2𝑑2
𝑎2

+
𝐼123𝑟3𝑑3
𝑎3

) 

En la Tabla 10 se muestran los valores de influencia para el análisis a largo plazo. 

1 0.6 133.427 100.128 70.187 0.0063 0.0267

2 1.4 79.258 36.633 6.650 0.0108 0.0305

Δδu

(m)

ΔδT

(m)
Estrato

Δz0

(m)

σz

(kPa)

σx

(kPa)

σy

(kPa)
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Tabla 10. Valores de influencia del análisis a largo plazo. 

Entonces, 

𝛿1 = 0.0114 +
0.6

2546.82
[(0.48611)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.00025)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.0000024)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

3286.32
[(0.27798)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.01186)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.000175)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

En forma análoga se obtiene 𝛿2 y 𝛿3. 

𝛿2 = 0.0109 +
0.6

2546.82
[(0.000238)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.97223)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.000238)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

3286.32
[(0.010926)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.55596)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.010926)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

𝛿3 = 0.0114 +
0.6

2546.82
[(0.0000024)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.00025)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.48611)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

  ]

+
1.4

3286.32
[(0.000175)

2 × 𝑟1
2 × 1.4

+ (0.01186)
4 × 𝑟2
4 × 1.4

+ (0.27798)
2 × 𝑟3
2 × 1.4

] 

Punto Estrato Reacción Ix Iy Iz nu Iijk

1 1 1 0.3478609 0.2554289 0.4861139 0 0.4861139

1 1 2 0.0204971 0.0004338 0.0002517 0 0.0002517

1 1 3 0.0012020 0.0000042 0.0000024 0 0.0000024

1 2 1 0.0891684 0.0232259 0.2779782 0 0.2779782

1 2 2 0.0567211 0.0011030 0.0118601 0 0.0118601

1 2 3 0.0047856 0.0000168 0.0001751 0 0.0001751

2 1 1 0.0171124 0.0004092 0.0002380 0 0.0002380

2 1 2 0.6957217 0.5108577 0.9722278 0 0.9722278

2 1 3 0.0171124 0.0004092 0.0002380 0 0.0002380

2 2 1 0.0443619 0.0010140 0.0109263 0 0.0109263

2 2 2 0.1783369 0.0464518 0.5559565 0 0.5559565

2 2 3 0.0443619 0.0010140 0.0109263 0 0.0109263

3 1 1 0.0012020 0.0000042 0.0000024 0 0.0000024

3 1 2 0.0204971 0.0004338 0.0002517 0 0.0002517

3 1 3 0.3478609 0.2554289 0.4861139 0 0.4861139

3 2 1 0.0047856 0.0000168 0.0001751 0 0.0001751

3 2 2 0.0567211 0.0011030 0.0118601 0 0.0118601

3 2 3 0.0891684 0.0232259 0.2779782 0 0.2779782
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Procediendo de forma análoga obtenemos la siguiente expresión matricial para el 

cálculo de los hundimientos, para un tiempo 𝑡 = 50 años: 

{

𝛿1
𝛿2
𝛿3

} = {
0.0114
0.0109
0.0114

} + [
166.39 3.65 0.0537
3.36 332.78 3.36
0.0537 3.65 166.39

] × 10−6 × {

𝑟1
𝑟2
𝑟3
} 

Tomando en cuenta que 𝑟1 = 𝑟3 

 𝛿1 = 0.0114+ 0.000166442𝑟1 + 0.00000365129𝑟2 (7.16) 

En forma análoga se obtiene, 

 𝛿2 = 0.0109 + 0.00000672967𝑟1 + 0.000332777𝑟2 (7.17) 

Resolviendo el sistema de 5 ecuaciones (7.13) a (7.17)(7.12), tenemos: 

𝛿1 = 0.054939 𝑚 

𝛿2 = 0.054376 𝑚 

𝜃4 = 0.0008789 𝑟𝑎𝑑 

𝑟1 = 258.6191 𝑘𝑁/𝑚 

𝑟2 = 125.4609 𝑘𝑁/𝑚 

7.3.2 Método Directo (Demeneghi, 1996) por ISE3D 

Para este análisis de interacción suelo-estructura se utilizará el programa de 

computadora ISE3D, realizado por el M.I. Héctor Sanginés y el Dr. Armando 

Hermosillo. 

Para iniciar con el método es fundamental fragmentar el elemento para obtener 

resultados tenues y más precisos en el diagrama de deformaciones y elementos 
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mecánicos. Dicho esto, para este ejemplo se ha dividido la zapata corrida de 8 metros 

de longitud en segmentos de 1 metro. A cada segmento se llamará barra de 

cimentación y cada una estará constituida por dos nudos, uno en cada extremo, en los 

cuales se calcularán los desplazamientos tanto del suelo como de la estructura de 

cimentación. En la Figura 50 se puede apreciar la división de la zapata en barras de 

cimentación, además se muestran los puntos en el suelo, tanto en el estrato 1 como 

en el estrato 2, bajo los nudos. 

Figura 50. División de la zapata en barras de cimentación. 

7.3.2.1 Interacción Suelo-Estructura a Corto Plazo 

En la Figura 51 y en la  

Tabla 11 se muestran los grados de libertad del problema. 

Figura 51. Grados de libertad de las barras de cimentación. 
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Tabla 11. Grados de libertad de cada una de las barras de cimentación. 

En la Figura 52 se muestra el sistema de cargas que actúan sobre la estructura de 

cimentación. 

Figura 52. Sistema de cargas sobre la estructura de cimentación. 

Los datos introducidos para el análisis de interacción suelo-estructura a corto plazo en 

el programa ISE3D, se muestran en el Anexo A. Cuando se cuenta con el archivo de 

datos completos se procede a la ejecución del programa.  

Barra θp θq δr δs α β

1 θ10 θ11 δ1 δ2 0 0

2 θ11 θ12 δ2 δ3 0 0

3 θ12 θ13 δ3 δ4 0 0

4 θ13 θ14 δ4 δ5 0 0

5 θ14 θ15 δ5 δ6 0 0

6 θ15 θ16 δ6 δ7 0 0

7 θ16 θ17 δ7 δ8 0 0

8 θ17 θ18 δ8 δ9 0 0
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En la Tabla 12 se muestran los resultados de los desplazamientos, giros y reacciones 

del suelo en cada nudo, producto del análisis de interacción suelo-estructura a corto 

plazo.  

 

 

 

 

 

 

Tabla 12. Desplazamientos, giros y reacciones del suelo en cada nudo a corto plazo. 

Los diagramas de asentamientos y reacciones de la zapata corrida, en el análisis a 

corto plazo, se muestran en la Figura 53. 

En la Tabla 13 se muestran los elementos mecánicos obtenidos en los nodos de cada 

una de las barras de cimentación. El programa ISE3D también presenta el cálculo de 

los elementos mecánicos cada cierto tramo a lo largo de toda la barra. Pero también 

se pueden obtener dichos valores con las ecuaciones (5.37), (5.38), (5.40) y (5.41). 

1 δ1 = 0.01603 θ1 = 0.000780 r1 = 378.1241

2 δ2 = 0.01532 θ2 = 0.000578 r2 = 158.8430

3 δ3 = 0.01492 θ3 = 0.000210 r3 = 167.0983

4 δ4 = 0.01487 θ4 = -0.000068 r4 = 168.3316

5 δ5 = 0.01494 θ5 = 0.000000 r5 = 169.6500

6 δ6 = 0.01487 θ6 = 0.000068 r6 = 168.3316

7 δ7 = 0.01492 θ7 = -0.000210 r7 = 167.0983

8 δ8 = 0.01532 θ8 = -0.000578 r8 = 158.8430

9 δ9 = 0.01603 θ9 = -0.000780 r9 = 378.1242

DESPLAZAMIENTOS

(m)

GIROS

(rad)

REACCIONES 

(kN)
NUDO
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Figura 53. Diagramas de asentamientos y reacciones, análisis a corto plazo. 

 

 

 

 

 

 

 

Tabla 13. Elementos mecánicos en los nodos de cada una de las barras de cimentación, 
análisis a corto plazo. 

Los elementos mecánicos correspondientes al resto de las barras de cimentación se 

calcularon cada 10 cm con la finalidad de obtener diagramas más representativos 

Barra

Nº

Vr

(kN)

Vp

(kN)

Mp

(kN.m)

Mq

(kN.m)

1 -319.9724 -83.5288 -0.0148 -174.3552

2 -83.5658 47.3649 -174.3614 -193.4938

3 47.3687 183.0436 -193.4870 -78.4351

4 183.0355 319.9863 -78.4245 172.9216

5 -320.0081 -183.0573 172.9301 -78.4378

6 -183.0253 -47.3504 -78.4482 -193.4819

7 -47.3610 83.5696 -193.4952 -174.3590

8 83.5541 319.9977 -174.3690 -0.0033
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como se muestran en la Figura 54. En el Anexo B se pueden apreciar los valores de 

los elementos mecánicos de cada una de las 8 barras de cimentación. 

a) Diagrama de Fuerza Cortante, kN. 

b) Momento Flexionante, kN.m. 
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Figura 54. Diagramas de fuerza cortante y momento flexionante de toda la zapata corrida, 
análisis a corto plazo. 

Los valores de influencia se obtienen mediante las ecuaciones de esfuerzos para un 

elemento rectangular (4.5) de Damy (1985) y los esfuerzos perpendiculares a 𝑧, se 

calculan con las ecuaciones (4.6) y (4.7) de Dashko y Kágan (1980). En el Anexo C se 

muestran los valores de influencia para caso a corto plazo. 

7.3.1.2 Interacción Suelo-Estructura a Largo Plazo 

El procedimiento es similar al que se llevó a cabo para la revisión a corto plazo. Pero 

como se mencionó en el capítulo 6, la interacción suelo-estructura, no es la misma a 

largo que a corto plazo, por lo que a continuación se mencionan algunos aspectos 

relevantes a tomar en cuenta. 

Para la revisión a largo plazo se debe tomar en cuenta el efecto del tiempo en la 

estructura, es decir, el módulo de elasticidad del concreto se ve disminuido, por lo que 

debemos afectar el módulo 𝐸 cómo se menciona en el inciso 6.4.1 de este trabajo, con 

lo que se obtiene un nuevo módulo de elasticidad del concreto 𝐸’, es decir: 

𝐸′ = 0.7𝐸 = 0.7 × 22135943.6 = 15495160.53 𝑘𝑃𝑎 

El módulo de deformación del suelo también se verá afectado, por lo que resulta 

necesario calcular un nuevo módulo de elasticidad 𝐸𝑠 para cada estrato del suelo, que 

tome en cuenta la deformación inmediata y diferida del suelo. De acuerdo con las 

ecuaciones (6.15) y (6.16). 

En la siguiente tabla se muestran los valores de los incrementos de esfuerzo y de los 

asentamientos inmediato y total. 

Tabla 14. Valores de los incrementos de esfuerzos y asentamientos. 

1 0.6 133.427 100.128 70.187 0.0063 0.0267

2 1.4 79.258 36.633 6.650 0.0108 0.0305

ΔδT

(m)
Estrato

Δz0

(m)

σz

(kPa)

σx

(kPa)

σy

(kPa)

Δδu

(m)
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Para el estrato 1, sustituyendo valores en la ecuación (6.15) y luego en la (6.16), 

tenemos: 

𝜈 =
0.5(0.0063)

0.0267
= 0.118 

𝐸𝑠1 =
0.6

0.0267
[133.427− 0.118(100.128 + 70.187)] = 2546.82 𝑘𝑃𝑎 

De manera análoga, para el estrato 2: 

𝜈 =
0.5(0.0108)

0.0305
= 0.177 

𝐸𝑠2 =
1.4

0.0305
[79.258 − 0.177(36.633 + 6.650)] = 3286.32 𝑘𝑃𝑎 

Una vez aclarados las consideraciones para el análisis a largo plazo se procede con 

la revisión. En el Anexo D se muestra el archivo de datos introducidos para ejecutar el 

programa. 

Los desplazamientos, giros y reacciones del suelo en cada nudo, producto del análisis 

de interacción a largo plazo se muestran en la  

 

 

 

 

 

 

 

Tabla 15. Como se puede apreciar, la magnitud de los asentamientos se ha 

incrementado a diferencia de los obtenidos en el análisis a corto plazo. 
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Tabla 15. Desplazamientos, giros y reacciones en cada nudo a largo plazo. 

Los diagramas de asentamientos y reacciones de la zapata corrida, en el análisis a 

largo plazo, se muestran en la Figura 55. 

Figura 55. Diagramas de asentamientos y reacciones, análisis a largo plazo. 

1 δ1 = 0.05706 θ1 = 0.000662 r1 = 408.5031

2 δ2 = 0.05648 θ2 = 0.000468 r2 = 150.1361

3 δ3 = 0.05618 θ3 = 0.000127 r3 = 165.6990

4 δ4 = 0.05619 θ4 = -0.000113 r4 = 165.2335

5 δ5 = 0.05628 θ5 = 0.000000 r5 = 165.6796

6 δ6 = 0.05619 θ6 = 0.000113 r6 = 165.2335

7 δ7 = 0.05618 θ7 = -0.000127 r7 = 165.6990

8 δ8 = 0.05648 θ8 = -0.000468 r8 = 150.1362

9 δ9 = 0.05706 θ9 = -0.000662 r9 = 408.5031

NUDO
DESPLAZAMIENTOS

(m)

GIROS

(rad)

REACCIONES 

(kN)
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En la Tabla 16 se muestran los elementos mecánicos obtenidos en los nodos de cada 

una de las barras de cimentación. El programa ISE3D también presenta el cálculo de 

los elementos mecánicos cada cierto tramo a lo largo de toda la barra. Pero también 

se pueden obtener dichos valores con las ecuaciones (5.37), (5.38), (5.40) y (5.41). 

 

 

 

 

 

 

Tabla 16. Elementos mecánicos en los nodos de cada una de las barras de cimentación, 
análisis a largo plazo. 

Los elementos mecánicos correspondientes al resto de las barras de cimentación se 

calcularon cada 10 cm con la finalidad de obtener diagramas más representativos 

como se muestran en la Figura 56. En el Anexo E se pueden apreciar los valores de 

los elementos mecánicos de cada una de las 8 barras de cimentación. 

Barra

Nº

Vr

(kN)

Vp

(kN)

Mp

(kN.m)

Mq

(kN.m)

1 -319.9910 -72.7114 0.0020 -164.0533

2 -72.6526 53.2250 -164.0903 -175.7495

3 53.0795 186.5058 -175.7561 -55.9052

4 186.5486 319.9651 -55.8419 197.3592

5 -319.9563 -186.5397 197.3511 -55.8411

6 -186.5559 -53.1297 -55.8801 -175.7811

7 -53.1362 72.7413 -175.7982 -164.0503

8 72.7225 320.0021 -164.0737 -0.0073
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a) Diagrama de Fuerza Cortante, kN. 

b) Diagrama de Momento Flexionante, kN.m. 

Figura 56. Diagramas de fuerza cortante y momento flexionante de toda la zapata corrida, 
análisis a largo plazo. 
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Los valores de influencia se obtienen mediante las ecuaciones de esfuerzos para un 

elemento rectangular (4.5) de Damy (1985) y los esfuerzos perpendiculares a 𝑧, se 

calculan con las ecuaciones (4.6) y (4.7) de Dashko y Kágan (1980). En el Anexo F se 

muestran los valores de influencia para caso a corto plazo. 

De la Figura 54 y Figura 56 se puede apreciar que los momentos flexionantes máximos 

positivos se producen en la revisión a largo plazo, mientras que los máximos negativos 

tienen lugar a corto plazo. Esta situación es importante, ya que para el diseño 

estructural es necesario conocer los elementos mecánicos máximos, por lo que dicho 

diseño se llevaría a cabo utilizando la envolvente de los elementos mecánicos. 

8. CONCLUSIONES 

En este trabajo se presentó el ejemplo del diseño geotécnico de una zapata corrida 

emplazada sobre arcillas no sensitivas, que bien podría usarse como manual de diseño 

de este tipo. Este trabajo incluye: un análisis de las características de las arcillas no 

sensitivas; un análisis por capacidad de carga; una minuciosa revisión de 

asentamientos a corto y largo plazo, haciendo énfasis especial en el método propuesto 

por Demenegui, et al (2012), para la predicción no lineal de deformaciones a largo 

plazo; y por último, un análisis de la interacción suelo-estructura, tanto a corto plazo 

como para a largo plazo, utilizando el método directo presentado por Demeneghi, 

1996, tanto de manera didáctica como asistida por un programa de cómputo; 

discretizada en dos y ocho barras, respectivamente. Por tanto, con base en el trabajo 

desarrollado, se puede concluir lo siguiente: 

• La sensibilidad de las arcillas de la Ciudad de México, limita la aplicación de 

cargas en estos suelos, debido, principalmente, a la composición mineralógica y 

a la naturaleza fisicoquímicas de estos suelos. Las partículas de arcilla que se 

depositan en agua dulce con poco contenido de sales y no se unen entre sí, 

forman una estructura dispersa; resultado de un aumento de la doble capa difusa, 

disminuyendo la atracción eléctrica. A estos suelos se los conoce como “arcillas 



 

125 

 

no sensitivas”. Estas arcillas se caracterizan por presentar un elevado contenido 

de cationes de sodio en el agua presente en sus poros, de tal forma que, cuando 

la arcilla entra en contacto con el agua, sus partículas son progresivamente 

desprendidas, quedando así en suspensión. 

• El análisis de revisión por capacidad de carga cumple satisfactoriamente con un 

valor de: 189.97 𝑘𝑃𝑎 < 194.08 𝑘𝑃𝑎, es decir, el suelo es capaz de resistir las 

cargas que serán impuestas por la construcción. Los factores de carga (𝐹𝑐) y 

factores de reducción (𝐹𝑅), son datos extraídos de las Normas Técnicas 

Complementarias para Diseño y Construcción de Cimentaciones (2017). 

• Para el análisis de los asentamientos, es imperante tomar en consideración dos 

tipos de análisis debido al tiempo que se necesita para la disipación de presión 

de poro: análisis a corto y largo plazo. Para el análisis a corto plazo, es decir, 

asentamientos inmediatos, se utilizó la Ley de Hooke de manera satisfactoria, 

que aplica muy bien en suelos cohesivos; dando como resultado un asentamiento 

inmediato total en el centro de la zapata de 𝛿𝑢𝑇 = 1.71 𝑐𝑚. Para los 

asentamientos a largo plazo, se hizo énfasis en el método propuesto por 

Demeneghi (2012), Skempton y Bjerrum (1957), como también el de Zeevaert 

(1985) para consolidación secundaria, dando como resultado un asentamiento 

total a 50 años de 𝛿𝑡 = 4.01 𝑐𝑚. Y, por último, el asentamiento total es de 𝛿𝑇 =

5.72 𝑐𝑚, lo cual es satisfactorio ya que cumple los límites máximos para 

deformaciones originados por la cimentación como exigen las Normas Técnicas 

Complementarias. 

• Para la revisión de la interacción a corto plazo se obtuvo un módulo de elasticidad 

no drenado 𝐸𝑢, que se consigue una prueba triaxial UU, lo cual es aceptable ya 

que se logra representar satisfactoriamente la elasticidad del suelo en campo, 

siempre y cuando la muestra extraída, sea lo más inalterada posible. Para la 

revisión de la interacción a largo plazo se corrigieron los módulos de deformación 

𝐸𝑠 que se ven afectados por el tiempo. El análisis de interacción nos proporciona 

los elementos mecánicos en los nodos de cada barra de cimentación, por lo que 

resulta necesario calcular el resto de los elementos a lo largo de la barra para 
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dibujar diagramas lo bastante representativos que puedan ayudar al ingeniero 

estructurista a realizar un excelente diseño estructural. 

• En ambos casos donde se hizo un análisis de interacción se obtuvo 

asentamientos relativamente menores al cálculo tradicional, llamémosle así al 

análisis sin considerar el efecto de la estructura. En el caso del análisis a corto 

plazo por el método tradicional, se obtuvo un asentamiento en el centro de la 

zapata de 1.71 cm, frente a un asentamiento por interacción suelo-estructura de 

1.49 cm, es decir, una diferencia de alrededor del 13% menos que de manera 

tradicional. Por otro lado, en el análisis a largo plazo por el método propuesto por 

Demeneghi (2012), se obtuvo un asentamiento en el centro de la zapata de 5.72 

cm, frente a un asentamiento por interacción suelo-estructura de 5.63 cm, es 

decir, una diferencia de alrededor del 2% menos del que se obtuvo por 

Demeneghi (2012). 

• La revisión de la interacción suelo-estructura por el programa ISE3D, arrojan 

resultados más precisos al tener una mayor discretización del modelo. En el 

ejemplo presentado, resuelto por el programa ISE3D, el modelo de la zapata 

corrida se discretizó en 8 barras, el cual nos da un resultado más preciso que el 

ejemplo con fines didácticos, discretizado en 2 barras. 

• La ventaja del método directo (Demeneghi, 1996), es que no se necesita realizar 

iteraciones; los resultados que arrojan los análisis son bastante confiables y se 

pueden emplear satisfactoriamente en la práctica, y es un análisis más completo 

que el tradicional, mitigando los efectos de la incertidumbre. 

• En una ciudad como la Ciudad de México, en donde las condiciones del suelo 

presentan propiedades tan variables, un buen diseño geotécnico resulta muy 

necesario. Es importante que el ingeniero geotecnista y estructural tengan 

consciencia del tipo de comportamiento del suelo y se diseñe con esfuerzos 

menores a este, con fin de evitar asentamientos diferenciales de gran magnitud. 
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