
1.  INTRODUCCIÓN

Los puentes de ferrocarril situados en zona sísmica pre-

sentan diferencias importantes en relación con los puentes

de carretera, como consecuencia de la importancia de las

masas y rigideces de los tableros y de la subestructura. El

tráfico ferroviario no permite deformaciones relativas impor-

tantes entre superestructura e infraestructura, lo que da lugar

a vinculaciones especiales entre ellos.

En el caso de puentes de ferrocarril, las cargas horizon-

tales de frenado y arranque, por su magnitud, condicionan

el diseño de la subestructura de los puentes, de los aparatos

de apoyo y sistemas de conexión con los tableros. Cuando

el puente está situado en zona sísmica, además de estas car-

gas, las pilas, estribos y cimentaciones sufrirán importantes

solicitaciones como consecuencia de la actuación del terre-

moto. El diseño de la subestructura tiene que conjugar am-

bas situaciones adecuadamente. 

2.  PLANTEAMIENTO GENERAL

La incertidumbre existente en la caracterización de la

acción sísmica debe conducir a la realización de un dise-
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ño que disminuya la vulnerabilidad de la estructura frente

a la acción del sismo.

Las condiciones de servicio llevan a la util ización de

dos grupos de soluciones en el caso de viaductos de ferro-

carril: puentes de tramos isostáticos y puentes continuos.

La aplicación de cada una de estas tipologías en zonas

sísmicas plantean una serie de ventajas e inconvenientes

que se describen en los apartados siguientes.

3. PUENTES  CON TABLERO FORMADO 

POR TRAMOS ISOSTÁTICOS

En puentes isostáticos, bajo el punto de vista longitudinal,

cada pila o estribo recoge las cargas de frenado del tramo

del tablero subsidiario. Esta solución suele presentar una distri-

bución de  apoyos como la indicada en la figura 1, que fija

cada tramo de tablero longitudinal y transversalmente en uno

de sus extremos, permitiendo el movimiento longitudinal e im-

pidiendo el transversal en el extremo opuesto.

Bajo el punto de vista sísmico, este tipo de soluciones

han presentado problemas en la práctica [3]. En viaductos

de vanos múltiples con pilas al tas, se pueden producir

movimientos desfasados entre éstas, lo que aumenta consi-

derablemente el movimiento relativo de los tableros pu-

diendo provocar una pérdida de sustentación de los mis-

mos. Este problema puede incrementarse en el caso de

viaductos largos, en los que existirá un desfase en los mo-

vimientos transmitidos por el terreno. Para evitar este fenó-

meno suele ser necesario disponer elementos que restrin-

jan al menos parcialmente estos movimientos relativos en-

tre tramos, lo que supone una interacción relativa entre

tramos adyacentes.

Transversalmente, cada pila funciona independiente-

mente, con una masa subsidiaria correspondiente a uno

de los tramos del tablero. Los movimientos laterales pue-

den producir daños por golpeos entre tramos adyacentes,

especialmente cuando los movimientos relativos transver-

sales sean importantes, como ocurre en el caso de pilas

de altura diferente: figura 2.
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Fig. 1.
Disposición

típica de
apoyos en un

puente de
tramos

isostáticos.

Fig. 2. Golpeo
en juntas

debido a los
movimientos

transversales.



4. PUENTES CON TABLERO CONTÍNUO 

La solución de viaductos con tramos continuos es la re-

comendada en zona sísmica, ya que no presenta los pro-

blemas anteriores y ha mostrado un mejor comportamiento

durante la acción de sismos importantes [4].

En el caso de puentes de ferrocarril contínuos, es habi-

tual establecer un punto fijo que recoge la totalidad de la

carga de frenado y arranque. Estas acciones son conside-

rablemente superiores a las que se producen en puentes de

carretera, alcanzando para viaductos de más de 300 m

de longitud y doble vía, un valor característico total de

8.60 MN que se convierte en 12.90 MN en estado límite

último. La magnitud de estas cargas unido a la limitación

de las deformaciones relativas entre subestructura y supe-

restructura [1], l levan a la necesidad de concentrar estas

cargas en un  punto rígido (punto fijo).

De esta forma, la tipología habitual de apoyos de este

tipo de tableros es la indicada en la figura 3, en la que la

seguridad frente a la acción del sismo longitudinal se con-

fía plenamente al punto fijo.

Esta tipología de apoyos con una conexión fija en un

punto es sólo viable para niveles bajos de la aceleración

sísmica y para viaductos de longitud moderada, ya que la

acción del sismo longitudinal se concentra en un solo ele-

mento. La magnitud de la carga sísmica longitudinal trans-

mitida al estribo se puede estimar aproximadamente como

se describe en los ejemplos siguientes. 

En las figuras 4 y 5 se indican a modo de ejemplo las

secciones transversales de soluciones típicas de tableros

continuos para viaductos con luces: 50 y 35 m respectiva-

m e n t e .

Se puede realizar una aproximación muy precisa del

primer modo de vibración longitudinal T usando la ex-

presión correspondiente a una barra de longitud L, mó-

dulo de elasticidad E y masa específica ρ: (incluyendo

además del peso propio la parte proporcional de carga

m u e r t a ) .

T=4L/(E/ρ)0.5

De acuerdo con la expresión anterior, el periodo del

primer modo de vibración longitudinal T (s) cuando el ta-

blero está f ijo en un estribo, puede variar en función del

módulo de elasticidad del tablero entre L/950≤T≤L/720,

siendo L la longitud total del viaducto en metros.  

Con las expresiones anteriores es posible de forma

sencil la, calcular la carga sísmica que ha de soportar el

punto fijo en función de la aceleración básica ab y del

tipo de terreno definido en [1]. En la figura 6 se mues-

tran los valores correspondientes comparándolos con las

cargas de frenado y arranque a soportar por el estribo

en estado límite último.

En la figura 6 puede observarse que para viaductos de

más de 200 m y siempre que la aceleración básica sea
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Fig. 3.
Disposición
típica de
apoyos en un
puente
contínuo

Arriba, fig. 4.
Sección
transversal de
un viaducto
con sección
cajón para 50
m de luz.
Abajo, fig. 5.
Sección
transversal de
un viaducto
con sección en
losa aligerada
para 35 m de
luz.



ab≥0.10g, es necesario disminuir de alguna forma la carga

sísmica sobre el punto fijo, ya que de otra forma sería invia-

ble plantear un tablero continuo.

La solución más apropiada para disminuir los esfuerzos

que ha de soportar el punto fijo, es la interposición de amor-

tiguadores entre el tablero y el punto fijo. Estos dispositivos

permiten disipar una gran parte de la energía transmitida

por el sismo, protegiendo de esta forma el resto de la estruc-

tura. 

Bajo el punto de vista transversal, en el caso de viaduc-

tos contínuos muy largos, cada pila funciona independiente-

mente pudiendo asimilarse a un oscilador simple con la ma-

sa tributaria del tablero concentrada en la cabeza de la pi-

la. En este caso y con las limitaciones que se indican en el

apartado 6, será a veces posible aprovechar las ventajas

correspondientes a la formación de rótulas plásticas en el

arranque de las pilas.

En el caso de puentes medianos a cortos, y en todos los

casos en las zonas próximas a los estribos, existirá una inte-

racción entre éstos y las pilas próximas como consecuencia

de la rigidez del tablero (figura 7).

En estas zonas, el estribo ejerce una coacción lateral

muy importante, por ello las pilas próximas tendrán un com-

portamiento básicamente elástico y por tanto no será posible

disminuir los esfuerzos obtenidos con un espectro elástico:

(ver apartado 6).  
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Fig. 7.
Comportamiento
transversal de
un puente
contínuo.

Fig. 6. Cargas
sísmicas frente a
arranque-
frenado para
viaductos en
terreno tipo II.
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5. PUENTES PROTEGIDOS MEDIANTE

AMORTIGUADORES

Como se ha indicado en el apartado anterior, en el caso

de viaductos con tablero contínuo de gran longitud situados

en zona de sismicidad moderada, o en el caso de viaductos

de longitudes medias y cortas situados en zona de sismici-

dad alta, es imprescindible interponer un sistema de amorti-

guamiento longitudinal entre el tablero y el estribo fijo, para

limitar los esfuerzos producidos durante la acción del terre-

moto. En la figura 8 se recoge una configuración longitudi-

nal habitual en estos casos.

El sistema de aislamiento-amortiguamiento del puente,

además de disminuir las cargas sísmicas a resistir por la su-

bestructura, debe cumplir otra serie de condiciones:

• Funcionar como transmisor de impacto sin movimientos

apreciables, frente a las cargas de frenado y arranque. 

• Permitir los movimientos lentos (temperatura y reológi-

cas) sin coaccionarlos.

• Tener una alta fiabilidad en relación con su ley de

comportamiento fuerza – velocidad.

En el caso de emplearse una proteccción mediante amor-

tiguadores, es necesario contar con dispositivos que permi-

tan recuperar la posición que tenía el tablero inicialmente

antes de la actuación del sismo, para ello, se suelen situar

apoyos de neoprenos en algunas pilas para aprovechar la

rigidez elástica pila-neopreno para recentrar el puente en si-

tuación post-sísmica.

Uno de los criterios más habituales para diseñar un siste-

ma de amortiguadores consiste en fijar la máxima fuerza

que han de transmitir estos dispositivos, que ha de ser supe-

rior a la carga de frenado-arranque. 

6. DUCTILIDAD ESTRUCTURAL

Tanto en la dirección transversal en el caso de tableros

contínuos, como en ambas direcciones en el caso de table-

ros de tramos isostáticos, puede resultar interesante  reducir

los esfuerzos producidos por el sismo teniendo en cuenta el

comportamiento anelástico en las posibles rótulas a formarse

en la base de las pilas, en las que se produce una importan-

te disipación de energía.

Si se decide aprovechar el comportamiento anelástico

para reducir los esfuerzos obtenidos en un cálculo elástico

mediante la aplicación de un coeficiente de ductilidad “q”,

es importante conocer la jerarquía de formación de mecanis-

mos en la estructura, para estados avanzados de carga, es-

tableciendo un sistema de rótulas compatible con el compor-

tamiento previsible de la estructura.

La utilización del coeficiente de ductilidad “q” , procede

de la asimilación de la pila a un oscilador simple, y del estu-

dio comparativo entre el comportamiento de un oscilador, en

régimen elástico y lineal y otro no lineal mecánico, sometidos

a los mismos acelerogramas que se resumen en un espectro

elástico de respuesta (para el oscilador lineal) (figura 9).

La relación entre la respuesta del oscilador lineal y no line-

al, dependen de la zona del espectro en el que se encuentre

el modo principal de vibración en la dirección considerada.

A estos efectos el espectro se suele dividir en tres zo-

nas [5]:

• Zona descendente (A): corresponde a periodos altos

(ver figura 9).

DISCUSIÓNSOBRELOS CRITERIOSDE DISEÑO DE LA SUBESTRUCTURADE PUENTESDE FERROCARRILESEN ZONA SÍSMICA

Fig. 8.
Configuración de
apoyos en un
tablero con
amortiguadores y
neoprenos para
recentrado.

Fig. 9.  Ejemplo de
espectro elástico
de respuesta. 
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En esta zona la deformación máxima observada en un

oscilador simple con un comportamiento elástico y lineal

es similar a la de un oscilador no lineal: principio de

igual desplazamiento. (figura 10), esto permite reducir

los esfuerzos obtenidos a partir del espectro elástico, se-

gún la expresión:

• Zona de meseta (B): corresponde a la zona de acele-

raciones máximas (ver figura 9).

En esta zona se observa que la energía de deformación

de los osciladores lineales y no lineales son semejantes.

(figura 11), en este caso se pueden reducir los esfuerzos

obtenidos en un cálculo elástico mediante la expresión:    

• Zona de periodos muy bajos (C): correspondiente a

los elementos mas rígidos como las zapatas o estribos,

que sufren una aceleración similar a la del suelo: perio-

do de vibración próximo a cero. En esta zona es de apli-

cación el principio de igual aceleración entre el sistema

lineal y no lineal y por tanto no existe reducción en los

esfuerzos q=1

Si se denomina:

FE: a la fuerza sobre el oscilador (pila) trabajando en ré-

gimen elástico

FNE: a la fuerza sobre el oscilador (pila) trabajando en

régimen anelástico

dE: al desplazamiento que tendría el oscilador (pila) tra-

bajando en régimen elástico

dNE: al desplazamiento que tendría el oscilador (pila)

trabajando en régimen anelástico

q: al coeficiente de ductilidad

Los desplazamiento y esfuerzos en las tres zonas del es-

pectro se pueden estimar según se indica en la tabla 1.  

FNE =
FE

2q− 1( )

  
FNE =

FE

q
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Fig. 10 Relación
esfuerzo lateral –
desplazamiento 
en zona de
isodesplazamientos.
A la derecha, 
fig. 11 Relación
esfuerzo lateral –
desplazamiento en
zona de isoenergía.

TABLA 1. CARACTERÍSTICAS DE LAS DIFERENTES ZONAS DEL ESPECTRO 

Zona A Igual desplazamiento FNE = FE/q dNE= dE 

Zona B Igual energía

Zona A Igual aceleración No hay reducción de esfuerzos  q=1

  

FNE =
FE

2q− 1( )
  

dNE =
dE ⋅q

2q− 1( )



La aproximación anterior, se refiere a una estructura sen-

cilla que puede asimilarse a un oscilador simple. En el caso

de puentes, la configuración estructural es más compleja,

por lo tanto la aplicación de la reducción de esfuerzos me-

diante el coeficiente de ductilidad “q”, debe hacerse con

precaución asegurándose que la estructura puede alcanzar

razonablemente ese comportamiento.

Como se ha indicado anteriormente las reducciones de

esfuerzos más importantes se producen para los periodos

más altos, en los que existen deformaciones mayores. Por

ello, la existencia de pilas con alturas muy diferentes, en las

que las pilas más cortas tienen una deformabilidad menor

impedirán la entrada de las pilas más altas en régimen ane-

lástico.

Es importante destacar que en el  caso en que se utilicen

para el diseño, unos esfuerzos reducidos en relación con los

que se obtienen con el espectro elástico, al considerar un

comportamiento no lineal en las pilas (formación de rótulas

plásticas), se producirán daños en estas zonas. Una estima-

ción de los mismos, en el caso de pilas de hormigón arma-

do, pueden realizarse en función de las deformaciones uni-

tarias máximas que se producen en las rótulas plásticas[7].

Para las acciones sísmicas, por tratarse de una situación

accidental, la normativa indica que se ha cumplir el ELU pa-

ra la combinación de acciones allí indicada, pero no se es-

tablece explícitamente cuál es la situación post-sísmica que

se considera aceptable, es decir, el nivel de daños admisi-

ble.

En general si se acepta un comportamiento de la estruc-

tura esencialmente elástico, y se diseña para los esfuerzos

obtenidos con un espectro elástico, los niveles de daños se-

rán esencialmente bajos, si la estructura está proyectada con

los detalles correspondientes a una estructura en zona sísmi-

ca, aunque esto resulta una solución más costosa.

El coeficiente de ductilidad aquí indicado, corresponde

al necesario a nivel estructural para por ejemplo, aplicar el

principio de igualdad de desplazamientos en el caso de una

estructura con periodo de vibración situado en la zona des-

cendente del espectro.

El factor de ductil idad en desplazamientos correspon-

diente a una pila se puede obtener con precisión si se esti-

ma la longitud de la zona en que se produce el comporta-

miento no lineal (rótula plástica): figura 12 [4], y se conocen

las ecuaciones constitutivas de los materiales en régimen no

elástico en la zona de rótulas, en las que se habrán definido

los detalles de armaduras necesarios para conseguir el confi-

namiento del hormigón: ver por ejemplo Eurocódigo 8 Parte

2 Puentes [6]. 

Es de destacar que la ductilidad a nivel sección en la zo-

na de rótula “q1/r”deberá ser muy superior a la ductilidad

necesaria en términos desplazamientos “q”, que es la que se

utiliza para calcular la reducción de esfuerzos. Tal y como

puede observarse  en la ecuación siguiente, para conseguir

una reducción de esfuerzos a un tercio (ductilidad en térmi-

nos de desplazamientos de 3,0), la ductilidad a nivel de la

rótula plástica debe ser del orden de 8,0.

  

q1 r = 1+
q− 1

3 Lr L( ) 1− 0,5 Lr L( )[ ]
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Fig. 12. Método
de cálculo del
desplazamiento
en régimen
anelástico.
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El Eurocódigo 8 Parte 2 puentes [6], establece unos valo-

res máximos del coeficiente de ductilidad en función del axil

reducido al que está sometido la pila.

Otras normativas específicas de puentes normales en zo-

na sísmica [5], establecen unos valores similares con unos

máximos absolutos de los coeficientes de ductilidad:

qmax = 3.5 para pilas biempotradas (en cabeza y en ci-

mentación). 

qmax = 3.0 para pilas articuladas en cabeza y empotra-

das en cimentación. 

En el caso de pilas con aparatos de apoyo de neopreno

las normas [5], [6], [8], y otros autores [4], establecen que

no es posible utilizar reducción alguna en los esfuerzos, por

tanto q=1.

Esta limitación se establece, ya que la mayor parte del

desplazamiento horizontal de la subestructura se produce

como consecuencia de la deformación del neopreno, y por

tanto las excursiones en el campo no lineal, serán muy limi-

tadas, ver figura 13.

Tanto si el sismo ha sido el esfuerzo condicionante en el

diseño de las armaduras de las pilas, como en caso contra-

rio, es necesario establecer cuál es el esfuerzo de flexión

máximo transmitido por las posibles rótulas [6]. La sobrerre-

sistencia existente en estos puntos producirá esfuerzos en

otros puntos de la estructura durante la acción del terremoto

superiores a los inicialmente previstos, si se han reducido los

esfuerzos en la estructura como consecuencia de la ductili-

dad.  En especial, será necesario comprobar el aumento del

esfuerzo cortante concomitante con el flector en la zona de

rótulas, ya que éste ha sido con frecuencia el motivo de rotu-

ras frágiles en sismos recientes. Hay que indicar que en la

zona de rótulas se ve mermada la capacidad a cortante del

hormigón. Una estimación de esta capacidad se indica en el

Eurocódigo 8 Parte de Puentes [6]. 

7. CONCLUSIONES

Los puentes de ferrocarril situados en zona sísmica presen-

tan una problemática específica, como consecuencia de la im-

portancia de la masa de la estructura y de la necesidad de

vincular de forma cuasi rígida el tablero a algún punto de la

subestructura, para reducir sus movimientos relativos mediante

la explotación del puente. Esto conduce a que en el caso de

viaductos importantes situados en zona de sismicidad media a

alta sea necesario el empleo de dispositivos que aumenten el

amotiguamiento del sistema para reducir la energía de debe

soportar la subestructura. El diseño del puente debe compatibi-

lizar ambas situaciones: servicio y ataque sísmico de forma

adecuada, en ello estará el éxito del proyecto. ❚
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Fig. 13.
Comportamiento

de pilas con
neoprenos. 
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