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RESUMO 

A crescente procura e valorização do espaço urbano verificada nas últimas décadas, aliada a uma 

relativamente recente, mas significativa iniciativa para a libertação do espaço à superfície, tem 

conduzido a uma crescente utilização do subsolo. Consequentemente, tem se verificado um aumento 

de obras de escavação e contenção profundas, caracterizadas por uma elevada e crescente 

complexidade resultante de uma diversificada ocupação do espaço envolvente, nomeadamente, pela 

proximidade a estruturas e infraestruturas sensíveis aos impactos decorrentes da sua implantação. 

O presente trabalho aborda uma destas novas obras, particularmente, os trabalhos de escavação e 

contenção necessários para a construção da nova unidade hoteleira, o Hotel Meliã, a implantar na Av. 

Fontes Pereira de Melo, em Lisboa, nas imediações dos túneis Rodoviário do Marquês de Pombal e da 

galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa.  

Neste âmbito, efetua-se uma recolha de informação referente a escavações efetuadas nas imediações 

da área de interesse, seguida de uma retro análise, visando a validação da caracterização geomecânica 

dos materiais interessados, por meio de análises de elementos finitos bidimensionais, tendo por base 

os resultados da monitorização da obra de escavação e contenção periférica do edifício adjacente ao 

lote em apreço. 

Avalia-se através de análises de elementos finitos bidimensionais as soluções de escavação e 

contenção propostas em projeto, destacando o impacto das mesmas nos túneis adjacentes. 

Propõe-se ainda uma solução alternativa, com recurso a contrafortes de estacas, para o mesmo 

empreendimento, cuja análise se efetua recorrendo a análises de elementos finitos tridimensionais. 

 

Palavras-chave: Escavação, estrutura de contenção, meio urbano, análise numérica, túneis 

adjacentes. 
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ABSTRACT 

The rising demand and increase in value of the urban space seen in the last decades, combined with a 

relatively recent, but significant initiative to free the space at the surface, has led to an expanding use 

of the subsoil. 

Consequently, the number of deep excavation works, characterized by the nearby presence of pre-

existing structures and infrastructures sensitive to the impacts of the excavation, has increased. 

The present work addresses one of these new projects, particularly the excavation works necessary for 

the construction of the new hotel unit, Hotel Meliã, to be implanted at Av. Fontes Pereira de Melo, in 

Lisbon, close to the Marquês de Pombal urban road tunnel and yellow line of Lisbon’s metropolitan 

tunnel. 

A compilation of information regarding excavations executed in the vicinity of the area of interest is 

presented, followed by a retro analysis based on the monitoring of the excavation works associated to 

the construction of the building adjacent to the area to be intervened. 

The proposed solutions are evaluated by means of two-dimensional finite element analysis, particularly 

the impact of the excavation in the pre-existing adjacent tunnels.  

One solution considering buttress piled walls, analysed by means of three-dimensional finite element 

analysis, is proposed as a viable alternative for the same project. 

Key words: Deep excavation, retaining structures, urban space, numerical modeling, adjacent tunnels. 
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1. INTRODUÇÃO 

1.1 ENQUADRAMENTO GERAL 

A crescente procura e consequente valorização do espaço urbano verificada nas últimas décadas, 

aliada a uma relativamente recente, mas significativa iniciativa para a libertação do espaço à superfície, 

tem conduzido a uma crescente utilização do subsolo. Consequentemente, tem se verificado um 

aumento de obras de escavação e contenção profundas, quer para a execução de túneis, quer para a 

concretização de pisos subterrâneos em novos e antigos edifícios localizados em áreas urbanas 

densamente edificadas.  

Naturalmente, os novos projetos a desenvolver são caracterizados por uma crescente complexidade, 

exigência e singularidade na medida em que têm de atender às diversas condicionantes resultantes de 

uma elevada e diversificada ocupação do espaço envolvente. Como tal, muitas destas novas 

construções têm de ser executadas recorrendo a sistemas de contenção perto de estruturas e 

infraestruturas sensíveis aos impactos decorrentes da sua implantação, considerando critérios cada 

vez mais rigorosos no que respeita ao controlo de deslocamentos, em locais onde por vezes se torna 

desaconselhável ou mesmo inviável o uso de soluções tradicionais. 

É neste contexto que se insere a presente dissertação, na medida em que trata o estudo de um destes 

novos projetos, particularmente, os trabalhos de escavação e contenção da nova unidade hoteleira, o 

Hotel Meliã, a implantar na Av. Fontes Pereira de Melo, em Lisboa. 

 

1.2 OBJETIVOS DA DISSERTAÇÃO 

Procura-se, numa primeira fase deste trabalho, compreender o funcionamento e comportamento das 

obras de escavação e contenção, destacando o papel das estruturas de contenção flexíveis e a 

avaliação dos impactos destas obras no meio envolvente. 

Numa segunda etapa, realiza-se a exposição de um caso particular de estudo, a obra de escavação e 

contenção necessária à construção dos pisos enterrados e semienterrados do Hotel Meliã, a implantar 

na Av. Fontes Pereira de Melo, em Lisboa. 

Associada à análise desta obra, pretende-se efetuar a simulação numérica das soluções preconizadas, 

de forma a analisar e aferir o seu desempenho, por meio de métodos numéricos de análise, 

nomeadamente, análises de elementos finitos bidimensionais. 

Por fim, pretende-se ainda propor e analisar uma solução alternativa para este mesmo 

empreendimento. 

 

1.3 ESTRUTURA DO DOCUMENTO 

O presente trabalho encontra-se organizado em seis capítulos, o primeiro dos quais é constituído pela 

presente introdução. Neste primeiro capítulo, efetua-se o enquadramento da dissertação, identifica-se 
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a motivação que justifica o seu desenvolvimento, bem como os respetivos objetivos. Apresenta-se 

ainda, de forma sucinta, a estrutura do documento. 

No segundo capítulo, são enunciadas e explicadas as questões fundamentais envolvidas no estudo e 

dimensionamento de obras de escavação e contenção, referindo e destacando os aspetos 

considerados mais relevantes para a realização do presente trabalho, nomeadamente, o 

comportamento e dimensionamento de estruturas de suporte flexíveis e a avaliação dos impactos 

destas obras no meio envolvente. 

Expostos os fundamentos teóricos necessários, descreve-se, no capítulo três, o caso de estudo – a 

obra de escavação e contenção a realizar para a implantação do Hotel Meliã, na Av. Fontes Pereira de 

Melo, cuja análise se inseriu no âmbito da presente dissertação. 

Apresentam-se, no capítulo quatro, os modelos desenvolvidos para a análise das soluções propostas 

no âmbito da referida obra de escavação e respetivos resultados. 

No capítulo cinco, sugere-se e analisa-se uma solução alternativa para o mesmo efeito. 

Por fim, no capítulo seis, tecem-se algumas conclusões acerca do estudo desenvolvido e sugerem-se 

vias para desenvolvimentos futuros. 
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2. ESTADO DE ARTE – OBRAS DE ESCAVAÇÃO E CONTENÇÃO EM MEIO 

URBANO 

Apresenta-se neste capítulo uma breve síntese dos aspetos a considerar no dimensionamento e 

execução de obras de escavação e contenção em meio urbano. Primeiramente tecem-se algumas 

considerações gerais sobre o tema, seguindo-se uma abordagem às estruturas de suporte flexíveis e 

à estimativa dos impactos decorrentes deste tipo de construções. Por fim, salienta-se o papel da 

monitorização e instrumentação neste tipo de intervenções. 

 

2.1 CONSIDERAÇÕES GERAIS 

Assiste-se, atualmente, à conceção e execução profusa de obras de escavação, com particular 

desenvolvimento nos grandes centros urbanos. Este desenvolvimento tem sido promovido pela elevada 

ocupação e valorização dos terrenos, associada a uma crescente iniciativa para libertar o espaço à 

superfície, de forma a promover maior qualidade de vida no interior das cidades. 

Tem-se verificado, assim, nas últimas décadas, uma elevada e crescente utilização do subsolo para 

vários fins, como a execução de caves, parques de estacionamento automóvel e infraestruturas. 

A existente e elevada ocupação do território à superfície, aliada a uma utilização intensiva do espaço 

subterrâneo, exige que a execução de novas obras de escavação seja efetuada geralmente até 

profundidades consideráveis, recorrendo a cortes verticais, frequentemente perto de estruturas e 

infraestruturas pré-existentes sensíveis aos impactos decorrentes da implantação das mesmas.  

A realização destas obras incita, inevitavelmente, alterações no estado de tensão do solo (i.e., 

alterações das pressões intersticiais, tensões verticais e horizontais) e consequentemente 

deslocamentos do terreno que poderão ser transmitidos às estruturas vizinhas [1]. 

De modo a controlar estes efeitos e assegurar a estabilidade da escavação, recorre-se a estruturas de 

contenção periférica. Dadas as elevadas profundidades pretendidas, as estruturas de contenção 

empregues são geralmente estruturas de suporte flexíveis multi-apoiadas. 

As referidas estruturas de contenção periférica podem ser de carácter provisório ou definitivo, existindo 

várias soluções possíveis para este tipo de estruturas, diferindo no tipo de material constituinte e na 

tecnologia de execução empregue. A seleção do tipo de parede e de elementos de travamento é 

condicionada por diversos fatores, tais como: a proximidade de estruturas e infraestruturas (e a 

consequente limitação imposta aos deslocamentos aceitáveis), as condições geológicas e 

hidrogeológicas locais, a posição do nível freático, a exigência de impermeabilização, o papel provisório 

ou definitivo da estrutura, bem como pelo orçamento, espaço e tempo disponível para a execução dos 

trabalhos. 

Relativamente às obras de escavação, registam-se inúmeros colapsos das respetivas estruturas de 

contenção, associados a diversos fatores, como a presença de condições geotécnicas inesperadas, a 

rotura do sistema de travamento (e.g. encurvadura, deficiente ligação à parede), a violação da 

sequência construtiva preconizada (e.g. sobre escavação), entre outras [2]. São, no entanto, 
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consideravelmente mais comuns, casos em que se verificam problemas de estado limite de serviço das 

estruturas vizinhas, isto é, de patologias decorrentes de deslocamentos impostos associados aos 

impactos dos trabalhos de escavação. Assim sendo, na maioria dos casos, é o comportamento pré-

rotura que importa considerar e controlar. Desta forma, torna-se crucial levar a cabo ações cujo objetivo 

se prende com a melhor compreensão das deformações induzidas no meio envolvente e nas estruturas 

e infraestruturas que nele se inserem. 

Verifica-se, assim, que o projeto de uma destas obras é condicionado pelo controlo do comportamento 

em serviço, como tal, o seu dimensionamento deverá ser executado segundo um procedimento 

centrado no controlo de deslocamentos, isto é, um dimensionamento direcionado, em primeiro lugar, 

para as verificações de estado limite de utilização [3]. Pretende-se, deste modo, aumentar a eficiência 

do projeto, na medida em que se procura reduzir o número de iterações realizadas aquando dos 

cálculos e verificações de segurança, bem como potenciais inconvenientes de índole técnica, 

económica ou de segurança, decorrentes de um incorreto dimensionamento da estrutura. 

Surge então a necessidade de métodos que permitam identificar não só a extensão da área de 

influência da escavação, isto é, a área sobre a qual são sentidos os efeitos da implantação da obra, 

mas também quais as estruturas e infraestruturas afetadas. Para, através desta análise, identificar, de 

uma forma racional, que solução mantém as deformações dentro dos limites estipulados, se é ou não 

necessário tomar medidas de mitigação destes efeitos e quais, bem como para identificação da zona a 

monitorizar. 

Encontra-se implícito neste paradigma de controlo do comportamento em serviço, o estabelecer de 

limites para os quais os deslocamentos são considerados aceitáveis e as suas consequências 

negligenciáveis. Para a definição destes valores, procura-se, em primeiro lugar, informação presente 

nos regulamentos em vigor, caso esta exista. Na ausência desta informação, recorre-se, geralmente, a 

experiência de obras executadas em condições semelhantes (formações geológicas com 

características geotécnicas idênticas, mesmas tecnologias empregues, etc.) ou a análises mais 

aprofundadas, de forma a determinar a gama de deslocamentos que cada estrutura situada na área de 

influência pode tolerar sem que se verifiquem danos excessivos para as mesmas, caso as 

particularidades do projeto assim o exijam.  

 

2.2 ESTRUTURAS DE SUPORTE FLEXÍVEIS 

2.2.1 Definição 

Uma estrutura de suporte é um elemento, ou conjunto de elementos, que tem como principal propósito 

resistir aos impulsos exercidos por superfícies verticais ao quase-verticais no terreno.  

As “estruturas de suporte flexíveis”, por oposição às ‘’estruturas de suporte rígidas’’, sujeitas sobretudo 

a movimentos de corpo rígido, são aquelas que sofrem, mesmo em condições de serviço, deformações 

por flexão capazes de condicionar a grandeza e distribuição das pressões de terras que atuam sobre 

elas e logo dos esforços para que são dimensionadas (Terzaghi, 1943 em [4]).  
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Depreende-se por isso, que o dimensionamento deste tipo de elementos constitui um problema de 

interação solo-estrutura, isto é, de um problema em que se verifica uma influência mútua entre as 

deformações sentidas pelos elementos estruturais e a distribuição e magnitude das pressões que neles 

atuam. Refere-se, ainda, que a grandeza e distribuição das pressões de terras dependem, para além 

da deformabilidade da cortina, das suas condições de apoio (i.e. da posição e rigidez dos suportes) 

bem como do estado de tensão inicial do terreno [4]. 

As estruturas de suporte flexíveis são compostas, geralmente, por uma parede ou cortina, que pode ou 

não, ser complementada por outros elementos de suporte, materializados, geralmente, por escoras, 

ancoragens ou lajes que irão incorporar a estrutura definitiva para a qual a obra de escavação e 

contenção está a ser desenvolvida. 

No que respeita ao tipo de funcionamento, estas estruturas, caracterizadas geralmente por uma 

elevada esbelteza, funcionam principalmente à flexão, de forma a transferir as cargas provenientes do 

terreno e de possíveis sobrecargas (decorrentes da ocupação do meio envolvente) para os elementos 

resistentes. As forças estabilizantes originam do terreno abaixo da cota de escavação em que a cortina 

se encontra encastrada e das forças desenvolvidas pelos elementos de suporte, caso estes existam. 

Relativamente às forças que atuam nos elementos de suporte, é importante esclarecer à cerca do seu 

funcionamento, nomeadamente, na distinção entre elementos de suporte de natureza passiva, como é 

o caso de escoras ou bandas de laje, que, fruto da sua elevada rigidez, conferem um bom 

comportamento à estrutura, através da limitação dos seus deslocamentos, e entre soluções de natureza 

ativa, como é o caso das ancoragens pré-esforçadas, cujo funcionamento é garantido, sobretudo, pela 

alteração do estado de tensão provocado no solo suportado [4]. 

Quanto às suas condições de apoio, estas estruturas podem ser classificadas como simplesmente 

encastradas ou autoportantes, caso dependam apenas da resistência desenvolvida pelo terreno, mono-

apoiadas ou multi-apoiadas, caso possuam um ou vários níveis de suporte adicional, respetivamente 

[4]. 

Relativamente ao procedimento construtivo e materiais que as constituem, as paredes de contenção 

flexíveis podem ser de diversos tipos. Tradicionalmente, são concretizadas recorrendo a paredes tipo 

Berlim, paredes moldadas e cortinas de estacas, sendo estas últimas materializadas através de 

estacas-prancha ou de estacas moldadas (dispostas em fiadas, secantes, tangentes ou a pequenas 

distâncias). Mais recentemente, têm sido introduzidas tecnologias de tratamento de solos como o jet 

grouting ou deep soil mixing que têm sido utilizadas também para este propósito. 

 

2.2.2 Pressão lateral de terras 

Como referido anteriormente, uma estrutura de suporte tem como principal propósito resistir aos 

impulsos exercidos pelo terreno. Identifica-se, assim, a necessidade de quantificar as pressões laterais 

impostas pelo solo. Para este efeito recorre-se ao denominado coeficiente de impulso, K, definido pela 

equação 1. 
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𝐾 =
𝜎ℎ

′

𝜎𝑣
′
 (1) 

 

Em que 𝜎ℎ
′  e 𝜎𝑣

′ são as tensões efetivas horizontal e vertical a uma dada profundidade respetivamente.  

No contexto de obras de escavação e contenção em meio urbano, as estruturas de suporte são 

utilizadas, geralmente, para resistir às forças exercidas pelo terreno natural, como tal, a caracterização 

do estado de tensão in situ, previamente a qualquer intervenção, é essencial. Para efetuar esta 

caracterização utiliza-se o coeficiente de impulso em repouso, K0, definido pela equação 2. 

𝐾0 = [
𝜎ℎ

′

𝜎𝑣
′
]

𝑒𝑚 𝑟𝑒𝑝𝑜𝑢𝑠𝑜

 (2) 

O valor deste parâmetro depende de vários fatores, de entre os quais se destaca o histórico de 

acontecimentos geológicos sofridos pelo terreno. Verifica-se, frequentemente, a ocorrência de 

formações geológicas sobreconsolidadas, isto é, que estiveram, outrora,  sujeitas a tensões efetivas 

superiores às verificadas atualmente, causadas quer por erosão de parte ou da totalidade de camadas 

de solo sobrejacentes, e consequente diminuição do peso que nelas atuava, quer por fenómenos em 

que a pressão intersticial (u) tenha diminuído enquanto as tensões totais permaneceram inalteradas, 

como é o caso do fenómeno de dessecação [5]. 

Acontece que, ao ocorrer uma redução das tensões verticais, as tensões horizontais efetivas não 

diminuem na mesma proporção, consequentemente o coeficiente de impulso em repouso assume 

valores superiores aos que teria caso de um solo normalmente consolidado se tratasse, isto é, de um 

solo cujo estado atual é caracterizado pelo valor máximo de tensão alguma vez verificado [5].  

Naturalmente, que no caso da ocorrência destas formações, a magnitude das pressões a que a 

estrutura de suporte estará sujeita será superior, o que provocará um aumento dos esforços, 

particularmente dos momentos fletores, que se desenvolverão na mesma. 

Verifica-se a existência de limites para o valor do coeficiente de impulso, nomeadamente é conhecido 

que este se encontra dentro do intervalo definido pelos valores dos coeficientes de impulso ativo (Ka) e 

passivo (Kp) [6]. 

Quando o solo presente em frente à estrutura de suporte é removido, a parede tende a mover-se para 

o interior da área de escavação, causando, desta forma, uma redução das tensões horizontais no solo 

presente no tardoz da parede. Eventualmente, este entrará no chamado ‘’estado ativo’’ em que as 

tensões efetivas horizontais aplicadas no elemento apresentam o menor valor possível sem violar o 

critério de rotura do solo. Por sua vez, o solo que permanece á frente da parede, nas zonas em que a 

parede se encontra encastrada, tende a evoluir para o ‘’estado passivo’’ em que as tensões efetivas 

horizontais aplicadas no elemento apresentam o maior valor possível para as tensões verticais efetivas 

presentes [6]. 
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2.2.3 Dimensionamento de estruturas flexíveis multi-apoiadas 

O dimensionamento de uma estrutura de contenção implica a determinação das forças, esforços, 

deslocamentos e deformações impostas aos diversos elementos estruturais e ao solo a ser retido, para 

as situações de estado de limite último (ELU) e de estado limite de serviço (ELS). Adicionalmente, é 

necessário proceder à avaliação da magnitude e distribuição dos potenciais deslocamentos induzidos 

pela construção no meio envolvente, particularmente do seu impacto em estruturas e infraestruturas 

pré-existentes (edifícios, túneis, fundações, etc.) [7]. 

Tradicionalmente, o dimensionamento de estruturas de suporte tem sido efetuado através de 

abordagens empíricas ou de métodos simplificados de análise, em que se aplicam os ditos métodos 

convencionais. Nesta categoria de métodos, incluem-se, segundo [8], os métodos de equilíbrio limite, 

como por exemplo o método da cunha de Coulomb ou as análises efetuadas por Caquot e Kérisel  para 

obter os extensamente usados coeficientes de impulso ativo e passivo; as soluções baseadas em 

campos de tensões, onde se inserem, por exemplo, os impulsos de Rankine; e a análise limite, isto é, 

a análise baseada nos teoremas da região superior e inferior. 

A complexidade da interação solo-estrutura aumenta com o número de suportes e consequentemente 

com a redundância estrutural, isto é, com o seu grau de hiperestatia. Verifica-se uma redistribuição de 

pressões devido à deformabilidade da estrutura. Nomeadamente, observa-se o desenvolvimento de 

uma redistribuição de tensões para os locais em que são impostas restrições de natureza cinemática 

devido, por exemplo, à presença de escoras, provocando, assim, alterações face à distribuição linear 

com a profundidade geralmente considerada nos métodos simplificados de análise. 

Dada a complexidade do fenómeno, ficou evidente, após alguns dos trabalhos de Peck, que não seria 

possível formular uma teoria de aplicação relativamente simples que permitisse o cálculo dos impulsos 

resultantes deste processo de interação [4]. Consequentemente, o dimensionamento de estruturas de 

suporte flexíveis multi-apoiadas foi sendo realizado segundo métodos de natureza empírica. 

Destaca-se para este propósito os diagramas de pressões aparentes propostos por Terzagui e Peck 

apresentados na Figura 1. Estes diagramas foram o resultado da observação e análise de um conjunto 

numeroso de medições de esforços em escoras para suporte de estruturas deste tipo. É de salientar 

que os resultados destas medições mostram que a distribuição e magnitude das pressões e respetiva 

resultante podem variar significativamente, na mesma escavação, de perfil para perfil [9]. Esta 

variabilidade pode ser explicada por fatores relacionadas com o processo construtivo (como por 

exemplo a sequência e qualidade da execução), com a heterogeneidade do terreno e por efeitos 

tridimensionais, como é o caso dos efeitos de canto. 

Relativamente às condições de aplicabilidade destes diagramas destaca-se: 

− a execução de uma escavação profunda associada a vários níveis de suporte; 

− a consideração exclusiva de condições drenadas para as areias e não drenadas para as argilas; 

− no caso de solos finos, um número de estabilidade inferior ao número de estabilidade da base, 

isto é, inferior à razão entre a tensão vertical à profundidade máxima pretendida para a 

escavação e a resistência não drenada do solo subjacente. 



8 
 

 

Areias 
Argilas de consistência mole a 

média 
Argilas rijas 

   

Figura 1: Diagramas de pressões aparentes propostos por Terzagui e Peck (adaptado de [10]) 

 

Adicionalmente às condições acima apresentadas, o uso destes diagramas apresenta várias limitações, 

no que ao dimensionamento de uma estrutura de contenção diz respeito. Nomeadamente, a 

incapacidade de produzir toda a informação necessária, particularmente, no que concerne à estimativa 

de deformações e deslocamentos; a discutível adequabilidade destes diagramas em situações cujas 

condições sejam distintas das dos casos que serviram de base para a sua definição; a inabilidade de 

considerar o efeito do estado de tensão inicial e a forma como este é alterado fruto do processo e 

sequência construtiva adotada e da rigidez relativa entre os vários suportes e a própria parede; por fim, 

verifica-se ainda a impossibilidade da avaliação das condições a longo prazo na presença de solos 

finos saturados em que o comportamento alcançará eventualmente condições drenadas. 

Não obstante a todas estas limitações, este método continua a ser útil para efeitos de pré-

dimensionamento dos esforços instalados em escoras, bem como do valor de pré-esforço necessário 

aplicar em ancoragens, de forma a assegurar o equilíbrio das terras a suportar [4]. 

Os avanços computacionais, nomeadamente o aumento da capacidade dos computadores e o 

desenvolvimento de programas de cálculo automático, permitiram o uso corrente de métodos de análise 

de índole numérica, que possibilitam incorporar a interação solo-estrutura na avaliação do 

comportamento da estrutura [7].  

Estes métodos são caracterizados por diferentes graus de complexidade, sendo os mais simples, de 

estabilidade local, baseados em modelos de winkler, em que a parede é representada como uma viga 

contínua e o solo como um conjunto de molas. Este método permite, assim, obter os esforços e 

deformações na parede e suportes, mas nenhuma informação relativa aos impactos no solo e 

estruturas presentes no meio envolvente [11]. 

De complexidade acrescida e carácter mais universal, existem os métodos de diferenças finitas e de 

elementos finitos, capazes de contemplar quaisquer condições iniciais, geométricas, de fronteira e de 

comportamento constitutivo, tanto em condições de serviço, como em situações de colapso [7]. Verifica-

se, assim, a possibilidade de, recorrendo a estes métodos, obter como resultado a totalidade da 

informação necessária para o dimensionamento: esforços e forças a atuar nos elementos estruturais, 

bem como as deformações e deslocamentos sentidos pela estrutura e induzidos no meio envolvente.  
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O recurso a estes métodos permite ainda a execução rápida de estudos de sensibilidade aos vários 

parâmetros, bem como o estudo de várias soluções de forma a otimizar o dimensionamento. 

Salienta-se, no entanto, que a validade e qualidade dos resultados obtidos pelos métodos numéricos 

está fortemente condicionada pela informação usada para sustentar a análise, pelas hipóteses e 

simplificações consideradas, bem como pelas aproximações numéricas efetuadas no decorrer dos 

cálculos. 

 

2.3 DETERMINAÇÃO DOS IMPACTOS DECORRENTES DA ESCAVAÇÃO 

A execução de escavações conduz sempre à geração de risco para a área envolvente, particularmente, 

através da imposição de tensões, vibrações e deslocamentos, a estruturas e infraestruturas pré-

existentes. Como tal, uma das exigências de projeto de uma obra de escavação e contenção é a análise 

dos impactos da mesma no meio envolvente. Esta análise toma particular importância caso existam 

estruturas e/ou infraestruturas particularmente sensíveis nas proximidades da área a intervencionar.  

Para este efeito, recorre-se correntemente a métodos de análise de índole numérica que muito tem 

contribuído para o estudo e compreensão do comportamento das estruturas de contenção. No entanto, 

é indiscutível que para o uso dos mesmos é necessário um bom entendimento, não só destes métodos 

e do software utilizado, mas também da mecânica ou de outras áreas da física e, sobretudo, da 

mecânica dos solos e/ou das rochas [12]. 

A elevada complexidade destes métodos, associada à incerteza das propriedades dos geomateriais, 

torna difícil a interpretação dos resultados, como tal, estes são aplicados em conjunto com métodos de 

natureza empírica, formulados com base na observação e instrumentação de obras em condições 

geotécnicas semelhantes. 

Atendendo à relevância desta matéria, descrevem-se, sucintamente, na secção 2.3, os fatores mais 

significativos que afetam os deslocamentos induzidas pelas escavações, seguidos de alguns dos 

métodos empíricos utilizados para estimativa dos mesmos. Por fim, tecem-se algumas considerações 

relativamente ao uso da análise numérica neste contexto.  

 

2.3.1 Fatores que afetam as deformações induzidas pela escavação 

Os deslocamentos induzidos por obras de escavação resultam do produto de vários fatores, de entre 

os quais se destaca o tipo de solo a ser escavado, verificando-se, de uma forma geral, deslocamentos 

superiores quando os materiais geológicos intercetados apresentam características de rigidez e 

resistência mais reduzidas, como é o caso, por exemplo, de argilas moles [13]. Adicionalmente, verifica-

se ainda que, neste tipo de solos, efeitos diferidos como a dissipação de excesso de pressão intersticial 

e a fluência, ou até mesmo fatores mais ligados com o processo construtivo, como é o caso da 

instalação da estrutura de contenção, podem provocar movimentos bastante elevados, que não se 

verificariam caso os solos apresentassem características geomecânicas mais favoráveis como seria o 
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caso de formações rochosas ou solos fortemente sobreconsolidados, que exibem, geralmente, rigidez 

e resistência mais elevadas [6]. 

Outro fator crucial, prende-se com as condições hidrogeológicas locais, sendo necessário considerar 

as particularidades que advêm da execução de escavações abaixo do nível freático, isto é, da 

necessidade de impermeabilização ou de rebaixamento do nível de água no interior da área de 

escavação e potenciais consequências de carácter permanente (isto é, para além do tempo de 

construção) no regime hidrogeológico local. No caso típico de cidades antigas localizadas na 

proximidade da linha costeira ou de rios, como é o caso de Lisboa, a criação de barreiras, quer 

temporárias quer permanentes, ao escoamento subterrâneo natural das águas pode induzir a 

geração de subsidências e empolamentos na área envolvente [6]. 

Para além das caraterísticas geológico-geotécnicas locais, verifica-se que a forma geométrica, área 

e profundidade da escavação possuem uma grande influência na magnitude e distribuição dos 

deslocamentos induzidos pela mesma, independentemente do tipo de solo [13]. Análises e estudos 

efetuados para quantificar estes efeitos são limitados e geralmente restringidos a escavações com uma 

geometria retangular como é o caso do estudo efetuado por Ou et al. (1996), que, recorrendo a análises 

de elementos finitos tridimensionais, definiu o plane strain ratio (PSR), expresso pela equação 3 [13]. 

𝑃𝑆𝑅 =  
𝛿ℎ𝑚,𝑑

𝛿ℎ𝑚,𝑝𝑠

 (3) 

Em que, δhm,d corresponde ao deslocamento horizontal máximo verificado numa secção à distância ‘’d’’ 

do canto da escavação e δhm,ps é o deslocamento máximo horizontal estimado, considerando condições 

de estado plano de deformação. 

A definição do PSR pretende permitir a estimativa dos deslocamentos induzidos numa escavação 

tridimensional partindo de análises bidimensionais em estado plano de deformação [13]. O resultado 

deste estudo encontra-se apresentado na Figura 2. 

 

 

 

Figura 2: Relação entre o PSR e as relações geométricas da escavação (adaptado de [13]) 
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Sendo estes estudos restringidos a geometrias regulares, a sua extrapolação para casos em que a 

geometria seja distinta, é questionável. No entanto, os estudos efetuados e o resultado de 

instrumentação em obras de escavação, parecem concordar que a presença de cantos tende a 

restringir deslocamentos, e que este efeito se torna mais pronunciado quanto maior for a profundidade 

de escavação [6]. 

Adicionalmente, verifica-se que os deslocamentos induzidos pela obra de escavação são 

significativamente influenciados pela rigidez da estrutura de contenção empregue (i.e., da parede e 

respetivos elementos de suporte), verificando-se, naturalmente, que deslocamentos superiores da 

estrutura se traduzem em maiores deformações e deslocamentos induzidos no maciço envolvente.  

Contribuindo também para este efeito, o fator de segurança relativo à estabilidade da escavação 

desempenha um papel significativo para o comportamento global da obra de escavação e contenção, 

verificando-se que, fatores de segurança muito reduzidos tendem a propiciar deslocamentos mais 

elevados, motivados pela plastificação mais marcada, induzida no solo envolvente, e os consequentes 

mecanismos de rotura que se poderão desenvolver. Este aspeto foi evidenciado por Clough e O’Rourke 

(1990) como pode ser observado pela Figura 3 [13]. 

 

 
Figura 3: Relação entre o deslocamento máximo horizontal, rigidez da estrutura de contenção e o fator de 

segurança relativo à estabilidade da base da escavação (Clough and O’Rouke, 1990) [13] 

 

Refere-se também a importância da sequência e método construtivo. Particularmente, do espaçamento 

entre os elementos de travamento e a profundidade de escavação desenvolvida entre a aplicação dos 

mesmos. Verificando-se que a redução da distância entre estes elementos e o consequente aumento 

do número de travamentos, confere, não só uma maior rigidez global à estrutura de contenção, mas 

também à diminuição do “comprimento de escavação não suportado” (distância entre a cota de 

escavação num dado momento e o suporte mais próximo) o que conduzirá a uma redução dos 

deslocamentos por fase de escavação e, consequentemente, a um deslocamento máximo total inferior. 

Relacionado ainda com o processo construtivo, o momento de instalação da parede de contenção, isto 

é, se esta é executada previamente ao início da escavação (como é o caso das paredes moldadas ou 
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cortinas de estacas) ou se é materializada aquando da mesma (como se verifica, por exemplo, na 

execução das paredes de berlim), é significativo para o desempenho global das soluções, dada a 

descompressão do solo mais acentuada provocada pela escavação, quando esta é realizada sem que 

a parede de contenção se encontre já instalada. 

É necessário ainda ter em consideração o carregamento do maciço por parte dos elementos de 

travamento de índole ativa, como é o caso de ancoragens ou escoras pré-esforçadas, dado que, ao 

alterarem o estado de tensão do terreno, provocarão, também, deformações e deslocamentos. 

Por fim, salienta-se ainda a presença de estruturas na envolvente e a forma como estas influenciam a 

magnitude e distribuição dos deslocamentos no maciço. Existe uma influência mútua entre as estruturas 

presentes no terreno adjacente à área a escavar e as deformações induzidas pela escavação. 

Evidenciando-se que as cargas provenientes destas mesmas estruturas tendem a contribuir para o 

aumento dos deslocamentos na proximidade das contenções. Já a rigidez das estruturas tende a 

uniformizar os deslocamentos na zona onde estas se inserem [2]. Salienta-se, também, que no caso 

de existirem túneis na proximidade da escavação, estes, sendo elementos mais rígidos do que o solo 

envolvente, tendem a ‘’resistir’’ aos deslocamentos induzidos pela escavação o que poderá provocar 

uma redução da magnitude dos mesmos na área envolvente [14]. 

 

2.3.2 Métodos empíricos 

Uma primeira estimativa dos deslocamentos induzidos por obras de escavação e contenção pode ser 

conseguida recorrendo a metodologias simplificadas de índole empírica, resultantes de um processo 

de recolha, análise e síntese de dados provenientes da instrumentação e monitorização de obras de 

escavação, categorizadas tendo por base as condições geológicas, bem como as diferentes técnicas 

e tecnologias de execução aplicadas.  

Sendo fruto do resultado da monitorização e instrumentação de obras, estes métodos consideram o 

efeito global dos diversos fatores que influenciam o comportamento da escavação, e, como tal, não 

permitem avaliar a influência de uma variável em particular. 

Vários autores propuseram métodos para a determinação da área de influência da escavação e dos 

assentamentos à superfície. Exemplo destes métodos são os propostos por Peck (1969) ou por Clough 

and O’Rourke (1990) apresentados nas figuras 4 e 5 respetivamente [13]. 

Existem ainda, para a estimativa dos deslocamentos horizontais das estruturas contenção, envelopes 

como os apresentados na Figura 6 que indicam, em função do tipo de solo, relações entre a 

profundidade de escavação e o máximo deslocamento horizontal da contenção. 

Estas metodologias, de aplicação simples e rápida, resultam, geralmente, em boas previsões, desde 

que as condições da nova situação em estudo sejam semelhantes às dos casos que serviram de base 

para o seu desenvolvimento. Como tal, revelam-se ferramentas úteis, não só para obter uma estimativa 

dos deslocamentos induzidos pela escavação, mas também para validação dos resultados obtidos 

pelas análises numéricas. No entanto, quando se recorre a tecnologias para as quais não existe 
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experiência anterior, ou esta é de carácter reduzido e limitado, a validade destes métodos é 

questionável e apenas devem ser aplicados exercendo o devido espírito crítico. 

 

 

 

I: Areias e argilas rijas 

II e III: Argilas moles a muito moles 

Figura 4: Método de Peck (1969) para estimar os assentamentos do terreno à superfície (adaptado de [13]) 

 

 
 

 
a) Areias  b) Argilas rijas 

 
c) Argilas de consistência mole a média 

Figura 5: Método de Clough e O’Rourke (1990) para estimar os assentamentos do terreno à superfície (adaptado 

de [13]) 

 

 

Areias: δhm=0.5%He 

 

Argilas: δhm=0.2%He 

Figura 6: Relação entre o deslocamento máximo horizontal da estrutura de contenção, δhm, e a profundidade de 

escavação, He (Ou et al., 1993) [13] 
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Salienta-se, ainda, que o uso exclusivo destes métodos não permite a estimativa dos deslocamentos 

no interior do maciço bem como os deslocamentos impostos a estruturas ou infraestruturas que no 

interior deste se insiram, como é o caso, por exemplo, de túneis ou de fundações indiretas. 

 

2.3.3 Análise numérica 

As simulações numéricas apresentam-se como capazes de contemplar a sequência construtiva, de 

investigar o mecanismo de interação solo-estrutura, de produzir estimativas das deformações e 

deslocamentos da estrutura de suporte, da superfície do terreno e no interior do maciço envolvente. No 

entanto, é necessário manter presente que os resultados desta análise são fruto da resolução 

aproximada de equações diferenciais, e, como tal, nunca será produzida uma solução exata para 

problemas complexos, como a análise de escavações profundas [15]. 

Dada a elevada complexidade da interação solo-estrutura, é pouco provável que a análise numérica 

seja capaz de reproduzir fielmente os resultados da monitorização efetuada, quando esta é sustentada 

por parâmetros, cuja estimativa é obtida através de ensaios laboratoriais correntes, de correlações 

empíricas, de ensaios in situ, ou até mesmo uma combinação dos três. 

O desafio da previsão do desempenho de uma escavação é ainda agravado pela influência das 

condições geológicas, hidrogeológicas, de cargas e sobrecargas a aplicadas, dos detalhes da 

construção e da qualidade da execução. 

A magnitude e distribuição dos esforços e deformações que advêm de defeitos construtivos não pode 

ser avaliada através de simulações numéricas nem de metodologias empíricas [6]. 

Não obstante a todas estas limitações, a análise numérica é, até à presente data, a ferramenta mais 

completa para a avaliação do comportamento de obras de escavação. Sobretudo quando corretamente 

utilizada, tendo por base um modelo analítico, cuja parametrização seja ajustada através de uma 

calibração prévia partindo de casos de obras reais. 

Um aspeto fundamental para a análise numérica de elementos finitos, no âmbito da geotecnia, é a 

escolha dos modelos constitutivos adotados para o solo, nomeadamente no que concerne à sua 

capacidade de reproduzir as características fundamentais do comportamento dos materiais geológicos, 

bem como às suas limitações. Complementarmente a este aspeto, importa considerar simultaneamente 

a qualidade e incerteza dos valores que alimentam estes mesmos modelos, bem como a sua influência 

para os resultados da análise. 

Descreve-se de seguida, de acordo com [8], os aspetos que, idealmente, devem ser reproduzidos pelos 

modelos constitutivos quando aplicados aos geomateriais: 

i. Aumento, com a tensão média efetiva, do módulo de elasticidade volumétrico, K; 

ii. A redução do módulo de distorção, G, com o aumento das distorções; 

iii. Satisfazer um critério de rotura, o que implica que o módulo de distorção tangencial tenda para 

zero na rotura; 
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iv. Aumento abrupto da rigidez na descarga; 

v. Sofrerem, quando sobreconsolidados, uma queda pronunciada da rigidez quando é atingida a 

tensão de pré-consolidação; 

vi. Quando rígidos (argilas rijas e areias densas, por exemplo), tenderem a ser dilatantes 

(expandirem quando submetidos ao corte) e quando pouco rígidos (argilas moles e areias 

soltas, por exemplo) tenderem a exibir dilatância negativa (contração); 

vii. Expansão ou colapso de solos parcialmente saturados. 

Salienta-se ainda um outro aspeto crucial concernente à estimativa de deslocamentos efetuado no 

âmbito do estudo de obras de escavação e contenção em meio urbano - a capacidade das leis 

constitutivas de reproduzir a rigidez dos solos, função da amplitude de deformação a que estes se 

encontram sujeitos, como pode ser observado na Figura 7. 

 

 

Figura 7: Curva de rigidez-deformação característica dos solos para as gamas de deformação típicas dos diversos 
tipos de ensaios e de estruturas [16] 

 

2.4 MONITORIZAÇÃO E INSTRUMENTAÇÃO 

A execução de obras de construção subterrânea possui vários problemas que as caracterizam e 

destacam das restantes, nomeadamente, a impossibilidade de verificar o estado de conservação e a 

qualidade das infraestruturas e estruturas vizinhas, devido a se encontrarem enterradas; a presença, 

por vezes, inesperada de obstáculos como por exemplo grandes blocos de rocha, antigas fundações, 

cabos, etc.; a ocorrência do nível freático a baixas profundidades, e, talvez a mais relevante, a 

heterogeneidade do terreno e a complexidade do seu comportamento, acompanhada de uma 

prospeção frequentemente limitada, e a consequente dificuldade em determinar os parâmetros 

geotécnicos apropriados [3]. 

Compreende-se, assim, que o grau de incerteza e risco envolvido no projeto de obras de escavação e 

contenção é elevado, como tal, torna-se necessário, no decorrer do dimensionamento, adotar várias 

hipóteses baseadas num cenário considerado como o mais provável e que nem sempre corresponde 
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à realidade. Consequentemente, torna-se indispensável aplicar um plano de instrumentação e 

monitorização, para que, durante todas as fases da execução, se obtenha informação relativa ao 

desempenho das soluções adotadas e à validade dos pressupostos considerados. Caso estes não se 

venham a verificar, a monitorização possibilita, atempadamente, a oportunidade de executar medidas 

de forma a adaptar o projeto às verdadeiras condições in situ. Depreende-se, assim, a vantagem de 

conferir adaptabilidade às soluções preconizadas em projeto e a previsão de medidas para atenuar e 

combater efeitos inesperados. 

Adicionalmente, as medições realizadas revelam-se um recurso valioso no que toca à calibração e 

validação dos modelos e análises utilizados, bem como para a melhor compreensão dos fenómenos a 

decorrer no local. 

A monitorização demonstra-se, ainda, como uma ferramenta de controlo da qualidade de execução, 

permitindo a deteção de anomalias como o não comprimento das sequências construtivas 

preconizadas em projeto por parte da entidade executora, interveniente focado na produção, que, 

naturalmente, resiste a ações que resultem em prazos mais alargados para a execução dos trabalhos, 

como é o caso da limitação da profundidade de escavação até instalação dos suportes, a redução do 

espaço entre escoras, entre outras. 
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3. CASO DE ESTUDO: HOTEL NA AV. FONTES PEREIRA DE MELO 

Apresenta-se, neste terceiro capítulo, de acordo com [17] e [18], o caso de estudo alvo de análise nos 

capítulos seguintes - a obra de escavação e contenção periférica necessária para a execução do Hotel 

Meliã. Realiza-se o enquadramento do mesmo, salientando os diversos condicionamentos existentes. 

Descrevem-se ainda as soluções propostas e o respetivo plano de instrumentação e monitorização. 

 

3.1 ENQUADRAMENTO GERAL 

A presente dissertação trata a obra de escavação e contenção periférica necessária para a 

concretização dos três pisos enterrados e dos três pisos semienterrados de uma nova unidade 

hoteleira, o Hotel Meliã, promovida pela “EXPSPRING, S.A.”, a executar na Av. Fontes Pereira de Melo, 

em Lisboa. 

Relativamente às entidades projetistas, destaca-se: “João Paciência – Atelier de Arquitectura” como 

autor da conceção e projeto de arquitetura, a empresa “GAPRES – Gabinete de Projectos, Engenharia 

e Serviços, S.A.” responsável pelo projeto de estruturas e fundações e ainda a empresa ‘’JETsj 

Geotecnia Lda.’’ como responsável pelo projeto de execução de escavação e contenção periférica. 

A execução e a fiscalização são da responsabilidade das empresas “Mota-Engil” e “Engexpor” 

respetivamente. 

O estudo geológico-geotécnico, foi elaborado pela empresa “Geocontrole, Geotecnia e Estruturas de 

Fundação, S.A.”, em setembro de 2009. 

O edifício a construir conta com uma forma irregular em planta, de aproximadamente 1321 m2 de área 

por piso. Encontra-se prevista a execução de quinze pisos elevados, três pisos semienterrados e três 

pisos enterrados. Os pisos elevados e semienterrados encontram-se destinados a hotelaria e serviços. 

Os restantes três pisos serão utilizados para estacionamento automóvel. 

 

3.1.1 Localização 

O edifício ocupará um lote de gaveto, localizado na intersecção da Av. Fontes Pereira de Melo com a 

Av. António Augusto Aguiar, na freguesia de Avenidas Novas, em Lisboa. Na Figura 9 é possível 

identificar a vista aérea do local de implantação da obra. 

Como é possível observar, o recinto a intervir confronta com os seguintes arruamentos, estruturas e 

infraestruturas: 

− A Av. António Augusto Aguiar (Av. AAA), a poente, na qual se desenvolve, com seção em 

trincheira ou com seção em túnel, o Túnel Rodoviário do Marquês de Pombal; 

− A Av. Fontes Pereira de Melo (Av. FPM), a sul, sob a qual se desenvolve a galeria, em betão 

simples, da linha amarela do Metropolitano de Lisboa;  

− A Rua São Sebastião da Pedreira, a nascente; 

− O Hotel Fênix Urban com 11 pisos elevados e 6 pisos enterrados, a norte. 
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Figura 8: Fotografia aérea do local de implantação da obra (Fonte: Google Earth) 

 

3.1.2 Principais condicionamentos 

Atendendo à sua localização, o empreendimento em estudo destaca-se pelo elevado número de 

condicionantes resultantes dos fatores de enquadramento, nomeadamente, pela densidade de 

estruturas e infraestruturas presentes na área envolvente, de entre as quais se destacam a galeria do 

Túnel do Metropolitano de Lisboa (TML) e o Túnel Rodoviário do Marquês de Pombal (TRM), ambos 

situados em arruamentos com uma importância significativa na hierarquia viária da cidade.  

Salienta-se, ainda, o desnível altimétrico existente entre a Rua São Sebastião da Pedreira e os 

restantes arruamentos circundantes. 

Aponta-se também a presença de estruturas pré-existentes na área a intervir, nomeadamente, dos 

muros de fundação dos edifícios de alvenaria que previamente ocupavam o local, dos cabos das 

ancoragens e eventuais sobreconsumos de betão resultantes da execução de uma contenção periférica 

do tipo “berlim definitivo” associada a ancoragens provisórias, efetuada aquando da construção dos 

pisos enterrados do edifício contíguo (Hotel Fénix Urban), e de uma estrutura de suporte de alvenaria, 

com cerca de 10m de altura, no alçado que confronta a Rua São Sebastião da Pedreira que contem o 

terreno existente no interior do lote a intervir. 

Por fim, prevê-se ainda a presença de diversas redes de serviços (enterradas e/ou aéreas) na zona de 

influência da obra, cujo funcionamento deverá ser assegurado, no decorrer da intervenção. 

Na Figura 9, Figura 10 e Figura 11 é possivel observar parte dos elementos supracitados, existentes 

na proximidade do recinto de escavação. 
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Figura 9: Levantamento fotográfico da Rua São sebastião da Pedreira e da estrutura de suporte existente 

 

 

Figura 10: Levantamento fotográfico do túnel rodoviário do Marquês de Pombal  

 

 

Figura 11: Levantamento fotográfico do edifício contiguo ao recinto de escavação (Hotel Fênix Urban) 
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3.1.3 Condições geológico-geotécnicas locais 

Tendo em vista a caracterização geotécnica dos terrenos ocorrentes no perímetro da área alvo de 

intervenção, foi levada a cabo uma campanha de prospeção composta por três sondagens mecânicas 

de furação vertical (S1 a S3), com realização de ensaios de penetração dinâmica do tipo SPT (standard 

penetration test). 

No decorrer da realização das sondagens, foram ainda colhidas cinco amostras intactas para posterior 

tratamento laboratorial, nomeadamente análises granulométricas, determinação dos limites de 

consistência de Atterberg e ensaios de corte direto do tipo CU (consolidado não drenado).  

Visando monitorizar a variação do nível de água subterrâneo, foram colocados, nos furos onde foram 

realizadas as sondagens, piezómetros de tubo aberto. 

Por fim, foi ainda realizada uma carote horizontal, no muro de suporte existente, com o intuito de 

investigar acerca da sua constituição e respetivo desenvolvimento na base. A análise da carote permitiu 

concluir tratar-se de um muro de alvenaria constituída fundamentalmente por pedra calcária ligada por 

caliça, com um comprimento total na base de aproximadamente 4,40m. A percentagem de recuperação 

de 96% da carote indicou o aparente bom estado de conservação da estrutura. 

A análise do conjunto de informação proporcionada pela campanha de prospeção implementada e 

convenientemente enquadrada pela consulta da carta geológica do local, permitiu sistematizar as 

diferentes unidades lito-estratigráficas interferidas pelos terrenos onde se pretende proceder à 

implantação do Hotel Meliã [19]. O resultado desta síntese pode ser consultado na  

Tabela 1. 

 

Tabela 1: Unidades lito-estratigráficas interferidas na campanha de prospeção. 

Estratigrafia Símbolo Litologia 

Recente 
Depósitos de aterro At Areias e calhaus 

Depósitos aluvionares a Areias e siltes 

Miocénico Argilas e Calcários dos Prazeres MI
1 

Calcoarenitos, argilitos e siltes argilo- 
-margosos 

Neocretácico Complexo Vulcânico de Lisboa β Basaltos 

 

Verifica-se, assim, que o ambiente geológico local envolve uma camada superficial de materiais 

modernos de origem antrópica e aluvionar, denominados como depósitos de aterro (At) e depósitos 

aluvionares (a) respetivamente. Subjacente a estas formações, encontra-se um substrato sedimentar 

datado do Miocénico, representando a unidade lito-estratigráfica designada por “Argilas e Calcários dos 

Prazeres” (MI
1) que recobre o “Complexo Vulcânico de Lisboa” (β), substrato de origem vulcânica, 

datado do Neocretácico. 

Descreve-se de seguida, de acordo com [19], uma síntese dos diversos horizontes geológicos 

intercetados. Apresenta-se ainda algumas considerações relativas às condições hidrogeológicas do 

local de interesse. 
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Depósitos recentes 

Os depósitos de aterro que recobrem a área, resultado dos trabalhos de terraplanagem efetuados, 

oscilam no interior da área de implantação entre os 6,0m (S1) e 16,50m (S3) de espessura. 

Relativamente à sua constituição, estes apresentaram-se sobretudo areno-silto-argilosos com 

fragmentos líticos dispersos e por vezes intensamente pedregosos o que conduziu a uma elevada 

inconsistência dos resultados obtidos pelos ensaios de penetração dinâmica: 9≤NSPT≤60. 

Quanto à presença de materiais aluvionares, decorrente da existência de uma linha de água que no 

passado se desenvolvia na Rua São Sebastião da Pedreira, foram intercetados apenas nas sondagens 

S2 e S3, com espessuras que oscilaram entre os 1,50m (S3) e 2,0m (S2). Estes ocorreram areno-

siltosos com seixo rolado disperso. Os ensaios realizados nestes materiais resultaram em valores de 

NSPT≥60 pancadas, sendo estes valores de certo modo anómalos, certamente causados pela presença 

do seixo rolado. 

 

Argilas e Calcários dos Prazeres 

Relativamente à formação datada do miocénico, refere-se alguma heterogeneidade em termos de 

granulometria. Salienta-se que todos os testes laboratoriais foram efetuados sobre amostras colhidas 

nesta unidade lito-estratigráfica. 

Foram intercetados argilitos, ora brandos, predominantemente coesivos, rijos com NSPT≥60, na 

sondagem S3, ora sub-rochosos. 

Foram interferidos ainda solos coesivos, argilo-margosos, com pequenos fragmentos calco-margosos 

dispersos, rijos com 53≤NSPT≤60, em que se obtiveram predominantemente valores de NSPT≥60. 

Com carácter rochoso mais desenvolvido, foram identificados calco-arenitos / calcários gresosos muito 

alterados e decompostos a muito alterados, W4 a W5-4, muitíssimo fraturados, F5, na sondagem S1. 

Salienta-se ainda o elevado grau de sobreconsolidação expectável para esta formação, conforme 

característico dos depósitos sedimentares do miocénico de Lisboa, causados pela acumulação e 

erosão de espessuras consideráveis de solo, fruto de vários eventos transgressivos e regressivos 

marinhos [20].  

 

Complexo Vulcânico de Lisboa 

O Complexo Vulcânico de Lisboa ocorreu sob a forma de basalto profundamente decomposto 

debitando-se em solo residual siltoso, rijo, com NSPT≥60 na sondagem S3. Nas sondagens S1 e S2 

ocorreu rochoso, com um estado de alteração que variou entre muito a medianamente alterado, W4-3, 

a mediano, W3, e com um estado de fracturação classificado como medianamente fraturado, F4-3 a 

muitíssimo fraturado, F5. O parâmetro RQD (índice de qualidade da rocha) calculado variou de 20% a 

70%. 
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Na Figura 12 apresenta-se o levantamento fotográfico dos testemunhos recuperados durante a 

execução das sondagens S1, S2 e S3. 

 

S1 

  

S2 S3 

   

Legenda 

 

Figura 12 - Levantamento fotográfico dos testemunhos das sondagens S1, S2 e S3 (adaptado de [19]). 

 

Condições hidrogeológicas 

A leitura dos níveis de água detetados nos piezómetros, realizadas aquando do fim da campanha de 

prospeção, permitiu identificar o nível freático a oscilar entre os 16,20m (S3) e os 27,0m (S1) de 

profundidade. Neste âmbito, importa referir que os trabalhos de prospeção foram executados em época 

tradicionalmente “seca”, deste modo não se exclui a hipótese de, em períodos de maior intensidade 

pluvial, estes níveis subirem para cotas mais superficiais [19]. 

Analisando simultaneamente a posição do nível de água registado nos piezómetros e as características 

de permeabilidade do subsolo local, é possível admitir como provável a existência de um nível freático 

‘’suspenso’’, sendo registado, em S2 e S3, acima da formação miocénica, na transição entre os 
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depósitos recentes e as argilas datadas do miocénico, e em S1 na transição entre estas e o complexo 

vulcânico subjacente.  

Uma pesquisa bibliográfica relativa à experiência adquirida em trabalhos de escavação efetuados nas 

proximidades do local a intervir corrobora esta possibilidade, tendo-se verificado como verdadeira nas 

obras de escavação e contenção periférica desenvolvidas para a construção dos pisos enterrados do 

Hotel Fénix Urban (edifício contíguo) e do edifício adjacente a este (atual edifício dos Serviços de 

Emigração e Fronteiras) [21]. 

 

Na Figura 13, apresenta-se a localização das sondagens efetuadas, bem como os cortes geológicos 

interpretativos desenvolvidos no âmbito do estudo geológico-geotécnico [19]. 

 

 

 

 
 

 

 
 

 
 

Figura 13: Cortes geológicos interpretativos (adaptado de [19]) 
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3.2 SOLUÇÕES PROPOSTAS 

O projeto de escavação e contenção periférica propõe que os trabalhos de escavação sejam 

executados, nos alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto Aguiar, 

ao abrigo de uma cortina de estacas moldadas em betão armado, travada com recurso a bandas de 

laje e ancoragens provisórias pré-esforçadas. 

Já para o alçado que confronta a Rua São Sebastião da Pedreira, recorre-se, parcialmente, a uma 

cortina de estacas moldadas em betão armado e a uma contenção do tipo “berlim definitivo”, associada 

ao tratamento do terreno a tardoz recorrendo a colunas de calda-cimento. Neste alçado, ambas as 

estruturas de contenção serão travadas recorrendo a ancoragens provisórias pré-esforçadas. 

Apresenta-se, na Figura 14, uma planta esquemática com as soluções de contenção periférica 

propostas descritas em detalhe nas secções 3.2.1 e 3.2.2. 

 

 

Figura 14: Planta esquemática com indicação das soluções propostas, sem escala (adaptado de [18]) 

 

3.2.1 Cortina de estacas em betão armado 

A contenção do terreno, no alçado AA’, abaixo da cota da Rua São Sebastião da Pedreira, será 

efetuada recorrendo a uma cortina de estacas moldadas, em betão armado, de 0,50m de diâmetro 

afastadas, a eixo, de 0,75m entre si, que atingirá uma profundidade máxima de aproximadamente 11m, 

travada provisoriamente por ancoragens pré-esforçadas. 

A solução de contenção periférica proposta para o alçado BCDE será materializada também por uma 

cortina de estacas moldadas, em betão armado, que, no entanto, será realizada recorrendo a estacas 

de 0,80m de diâmetro afastadas de 1,20m entre si (distância entre eixos das estacas) que se prevê 

atingir uma profundidade máxima variável entre os 21m e os 23m. 

Destaca-se que a solução de cortina de estacas proposta, considerando as estacas afastadas entre si, 

é viabilizada pela componente de partículas finas característica dos solos a intercetar. 
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De forma a solidarizar todas as estacas das cortinas, será realizada, durante os trabalhos de 

escavação, uma parede de revestimento, igualmente de betão armado, com uma espessura total de 

0,30m ao nível dos pisos 0, -1, -2 e -3 e de 0,15m nos restantes pisos enterrados.  

Relativamente aos elementos de travamento horizontal, estes serão, nos níveis inferiores (pisos -4, -5 

e -6 no alçado BCD e pisos -1,-2,-3, -4, -5 e -6 nos alçados AB e DE), concretizados por ancoragens 

pré-esforçadas provisórias de 6 cordões de 0,6”, com um afastamento médio em planta de 

aproximadamente 3,6m, com diferentes inclinações e comprimentos totais, de modo a garantir um 

comprimento de selagem mínimo de 7m. O diâmetro de furação será de 200mm e o processo de 

selagem efetuado recorrendo à tecnologia de injeção repetitiva seletiva (IRS), nos terrenos 

pertencentes às formações geológicas ‘’Argilas e Calcários dos Prazeres’’ e ‘‘Complexo Vulcânico de 

Lisboa’'.  

De forma a minimizar os impactos nos túneis Rodoviário do Marquês e do Metropolitano de Lisboa, nos 

níveis superiores (pisos 0, -1, -2 e -3 no alçado BCD e piso 0 no alçado DE), o equilíbrio horizontal da 

contenção será, na fase provisória da escavação, garantido por uma solução passiva de travamento 

com recurso a bandas de laje que irão posteriormente integrar a estrutura definitiva. O apoio vertical 

destes elementos será, durante a fase de escavação, efetuado na parede de contenção e em pilares 

provisórios, materializados por perfis metálicos HEB260, selados no interior de estacas. 

Apresenta-se na Figura 15, a geometria dos elementos de travamento, nomeadamente ancoragens 

provisórias e bandas de laje,  definidos em cada piso da estrutura de contenção. 

 

Piso 0 Piso -1 e -2 

  
Piso -3 Piso -4, -5 e -6 

  
Figura 15 - Plantas de cada piso da estrutura de contenção periférica, sem escala (adaptado de [18]) 



26 
 

De forma a evitar a eventual geração de impulsos hidrostáticos provocados pela infiltração de águas 

pluviais, prevê-se a instalação de geodrenos sub-horizontais, entre as estacas da cortina, de forma a 

efetuar a drenagem do maciço. A água afluente aos geodrenos será recolhida e encaminhada para 

tubos coletores verticais a instalar entre estacas, no tardoz da parede de revestimento das mesmas. 

 

3.2.2 Parede de contenção do tipo ‘’Berlim definitivo’’ 

No alçado A’B, a contenção do terreno, abaixo da cota da Rua São Sebastião da Pedreira, será 

efetuada, atendendo à impossibilidade da realização de uma cortina de estacas decorrente da presença 

do muro de suporte em alvenaria pré-existente, recorrendo a uma parede do tipo ‘’berlim definitivo’’ de 

0,30m de espessura, até uma profundidade máxima de aproximadamente 11m, travada 

provisoriamente por ancoragens pré-esforçadas. 

Complementarmente à solução da contenção do tipo ‘’Berlim definitivo’’, encontra-se previsto o 

tratamento prévio do terreno, até à cota final de escavação, com colunas de calda-cimento de 250mm 

de diâmetro afastadas, a eixo, de 0,25m, armadas alternadamente com perfis metálicos HEB120, 

visando minimizar a descompressão do solo durante os trabalhos de escavação para a execução dos 

painéis de berlim, permitindo, assim, a realização dos trabalhos em condições de segurança de uma 

forma mais célere. 

O apoio vertical da parede será efetuado recorrendo a microestaças verticais com um diâmetro mínimo 

de 0,20m armadas com tubos em aço N80 (API 5A) Ø139,7x9mm, com uniões exteriores, implantados 

no interior dos painéis de betão armado, sempre que possível ao eixo da mesma com um afastamento 

em planta médio de cerca de 3m, localizando-se, em regra, em cada extremidade dos painéis primários. 

O bolbo de selagem, com um comprimento mínimo de 6m, será realizado recorrendo à tecnologia de 

injeção repetitiva seletiva (IRS) abaixo da cota final de escavação. 

O processo construtivo proposto segue os moldes tradicionais para este tipo de contenção, executando-

se primeiramente (previamente à escavação) as microestacas verticais seguida da viga de coroamento. 

Após a instalação das microestacas, procede-se, por níveis, de cima para baixo, à escavação e 

betonagem (diretamente contra as colunas de calda-cimento) alternada dos painéis, executando-se em 

primeiro lugar os painéis primários, seguidos dos secundários e em último lugar os terciários, 

procurando sempre minimizar o intervalo de tempo entre as operações de escavação e de betonagem. 

Quando previsto serão instaladas as ancoragens pré-esforçadas, procurando sempre minimizar o 

intervalo de tempo entre as operações de betonagem dos painéis e de tensionamento das ancoragens. 

Atingida a cota final de escavação será executada a sapata, por troços correspondentes à largura dos 

painéis. 

 

3.2.3 Faseamento construtivo 

Descreve-se de seguida, de acordo com [17], uma síntese do faseamento construtivo proposto para a 

obra em estudo: 
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i. Realização de uma vistoria a todas as estruturas e infraestruturas a preservar, vizinhas ao 

recinto da escavação, em particular ao túnel do Metropolitano de Lisboa e o Túnel rodoviário 

do Marquês; 

ii. Instalação e ‘’zeragem’’ dos dispositivos de instrumentação definidos no âmbito do plano de 

instrumentação e observação; 

iii. Preparação da plataforma de trabalho e dos respetivos acessos; 

iv. Execução das estacas, da contenção periférica do alçado BCDE e de apoio dos perfis metálicos 

de suporte vertical das bandas de laje, recorrendo a tecnologia adequada; 

v. Saneamento da cabeça das estacas e execução da viga de coroamento com as devidas 

disposições construtivas ao nível das armaduras de espera; 

vi. Demolição parcial do muro de suporte em alvenaria de pedra, até à cota do arruamento, para 

posterior instalação de pórtico de travamento/reação;  

vii. Execução das estacas de contenção de 500mm de diâmetros e da viga de coroamento do 

alçado AA’; 

viii. Execução do pórtico de travamento deixando as armaduras de espera necessárias para ligação 

do mesmo aos restantes elementos da contenção. Instalação, imediatamente após o mínimo 

período de espera para endurecimento do betão, dos contraventamentos metálicos provisórios;  

ix. Execução dos travamentos da contenção ao nível do piso 0 (bandas de laje betonadas contra 

o terreno e ancoragens pré-esforçadas) instalando, quando previsto, as células de carga nas 

ancoragens e os alvos topográficos nos painéis; 

x. Escavação até à cota correspondente ao piso -1, acompanhada da execução da parede de 

revestimento da cortina de estacas, em betão armado e da instalação dos geodrenos, 

compatibilizada com a demolição controlada e faseada do muro de suporte em alvenaria de 

pedra existente no alçado AB. Apenas após a execução das paredes dos alçados 

perpendiculares, poderá a escavação avançar na zona central da cortina travada pelas bandas 

de laje; 

xi. Repetição dos passos x) e xi) até ao piso -3; 

xii. Execução das colunas de calda-cimento e dos furos verticais necessários para a instalação 

das microestacas de fundação do pórtico de travamento/reação, e de apoio da contenção do 

tipo ‘’Berlim definitivo’’ seguindo-se a introdução das microestacas nos furos realizados; 

xiii. A partir do piso -3, o faseamento construtivo da escavação decorrerá em simultâneo com a 

execução da parede de contenção tipo “Berlim definitivo” no alçado AB; 

xiv. Execução de baixo para cima da estrutura dos pisos enterrados até ao piso -1, após a qual 

poderão ser desativados os elementos de natureza provisória.  

 
 

3.3 PLANO DE INSTRUMENTAÇÃO E OBSERVAÇÃO 

No que concerne ao plano de instrumentação e observação proposto, salienta-se a instalação de 

instrumentos, não só na estrutura contenção, mas também nas estruturas e infraestruturas vizinhas, 

particularmente, nos edifícios adjacentes e nos túneis Rodoviário do Marquês de Pombal e do 
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Metropolitano de Lisboa. Nestes últimos, assinala-se ainda o início da monitorização previamente ao 

começo dos trabalhos, de forma a registar os deslocamentos sentidos por esta infraestrutura nas suas 

condições normais de serviço, permitindo, assim, uma melhor interpretação dos resultados na fase de 

execução da obra. 

Uma síntese das grandezas a medir e dos meios para o efeito pode ser consultada na Tabela 2.  

Os critérios de alerta e de alarme, associados às medições previstas no plano de instrumentação e 

observação, encontram-se apresentados na Tabela 3. 

 

Tabela 2: Grandezas a medir e respetivos instrumentos de medição propostos no plano de instrumentação e 

observação (adaptado de [17]) 

Grandezas a medir Instrumentos de medição 

Deslocamentos horizontais e verticais das estruturas de contenção, 

construções vizinhas e dos túneis rodoviário do Marquês e do Metropolitano 

de Lisboa. 

Alvos topográficos 

Deslocamentos horizontais dos terrenos contidos. Inclinómetros 

Vibrações nos edifícios e estruturas vizinhas. Sismógrafos 

Medição da variação da carga instalada nas ancoragens. Células de carga 

Deslocamentos verticais ao nível dos carris do TML Marcas topográficas 

 

Tabela 3: Critérios de alerta e alarme propostos para as diversas estruturas interessadas (adaptado de [17]) 

 
Critério de Alerta/Alarme 

 
δh [mm] δv [mm] 

Estruturas de contenção 25 / 40 15 / 25 

Construções vizinhas 20 / 25 15 / 30 

Túnel rodoviário do Marquês de Pombal 7 / 10 7 / 10 

Túnel do 
Metropolitano de 

Lisboa 

Galeria 7 / 10 7 / 10 

Carris 
(perfil longitudinal, para uma corda de 6m) 

3 / 5 

Carris 
(em planta, para uma corda de 4m) 

3 / 5 
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4. MODELAÇÃO NUMÉRICA DAS SOLUÇÕES DE CONTENÇÃO DEFINIDAS EM 

PROJETO 

Tratar-se-ão, neste capítulo, a análise das soluções propostas em projeto, descritas no capítulo 3.  

Para este efeito, no âmbito do presente trabalho, serão realizadas as análises numéricas 

bidimensionais referentes às verificações de estado limite de serviço, esperadas condicionantes, 

apenas das soluções correspondentes aos alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de Melo e 

Av. António Augusto Aguiar, nas quais se desenvolvem a galeria da linha amarela do Metropolitano de 

Lisboa e o Túnel Rodoviário do Marquês de Pombal respetivamente. 

Assim sendo, descrevem-se, neste capítulo, os modelos analíticos desenvolvidos, os modelos 

constitutivos empregues e respetiva parametrização, bem como os resultados obtidos. 

Neste enquadramento, refere-se que as análises desenvolvidas foram executadas recorrendo aos 

softwares de elementos finitos PLAXIS 2D e SAP2000 (v20), para as simulações de índole geotécnica 

e estrutural respetivamente. 

 

4.1 MODELOS CONSTITUTIVOS 

Descrevem-se sucintamente, nesta secção, os modelos constitutivos empregues no presente trabalho, 

nomeadamente, os modelos linear elástico perfeitamente plástico considerando o critério de rotura de 

Mohr-Coulomb, hardening soil (HS) e hardening soil small strain (HSsmall). 

4.1.1 Modelo linear elástico perfeitamente plástico 

Os solos apresentam um comportamento marcadamente não linear, exibindo resistência e rigidez 

função do atual estado de tensão e deformação, bem como da trajetória de tensão [7]. 

No entanto, dada a sua simplicidade e, frequentemente, à inexistência de informação que possibilite a 

adequada parametrização geomecânica necessária ao uso de modelos mais sofisticados, um dos 

modelos mais empregues para a simulação do comportamento dos geomateriais é o modelo linear 

elástico perfeitamente plástico que incorpora o critério de rotura de Mohr-Coulomb, comumente 

apelidado de “modelo Mohr-Coulomb”, cuja relação tensão-deformação se apresenta na Figura 16. 

 

 

Figura 16: Relação tensão-deformação característica do modelo constitutivo linear elástico perfeitamente plástico 
[16] 
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Sendo um modelo que adota, na sua formulação, plasticidade perfeita, isto é, em que a função de 

cedência apresenta a mesma definição que o critério de rotura, verifica-se que a geração de 

deformações plásticas irreversíveis, apenas se dá após verificação do referido critério. Como tal, todas 

as deformações pré-rotura ou associadas a trajetórias de descargas ou recargas são de carácter 

elástico e, como tal, reversível. 

 

Uma síntese dos parâmetros geomecânicos utilizados no modelo linear elástico perfeitamente plástico 

que incorpora o critério de rotura de Mohr-Coulomb pode ser encontrada na Tabela 4. 

  

Tabela 4: Parâmetros de input para o modelo linear elástico perfeitamente plástico que incorpora o critério de 
rotura de Mohr-Coulomb 

Parâmetros para aplicação do modelo Mohr-Coulomb 

c’ 
Coesão (ou, mais corretamente, o parâmetro operativo da resistência para 

aplicação do critério de rotura M-C) 
[kN/m2] 

φ' Ângulo de atrito interno do material [°] 

ψ Ângulo de dilatância [°] 

𝑬′ Módulo de deformabilidade [kN/m2] 

υ' Coeficiente de poisson [-] 

σt Resistência à tração [kN/m2] 

 

4.1.2 Modelo Hardening soil  

O modelo Hardening Soil trata-se de um modelo elasto-plástico com endurecimento, permitindo, assim, 

a geração de deformações plásticas irreversíveis pré-rotura (considerando a evolução da superfície de 

cedência) características do comportamento real dos solos. Neste modelo, o endurecimento encontra-

se associado a dois mecanismos distintos: endurecimento promovido pelo aumento da tensão 

deviatórica e endurecimento causado por carregamento isotrópico. 

Este modelo resultou da associação da teoria da plasticidade ao modelo elástico não linear de Duncan 

e Chang (1970), baseado na relação hiperbólica entre a extensão axial (ε1) e a tensão deviatórica (q) 

proposta por Kondner (1963), ilustrada na Figura 17, cuja aproximação é usada aquando da realização 

e interpretação de ensaios triaxiais drenados [16].  

 

 

Figura 17: Relação tensão-deformação hiperbólica utilizada para a interpretação de um ensaio triaxial drenado 
[16] 
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Neste modelo, o cálculo das deformações é efetuado através de uma rigidez, função do estado de 

tensão, distinta para carregamento virgem/primário ou para trajetórias correspondentes a recargas ou 

descargas. Para este efeito, o modelo HS contempla, para definição das características de rigidez do 

solo, três módulos de deformabilidade distintos:  

i. E50, módulo de deformabilidade secante, correspondente a 50% da tensão de rotura, para o 

cálculo da magnitude das deformações plásticas associadas à função de cedência de corte; 

ii. Eoed, módulo de deformabilidade edométrico tangente, para a estimativa da magnitude das 

deformações plásticas associadas à função de cedência de compressão; 

iii. Eur, módulo de deformabilidade, implementado numa formulação elástica linear, para o cálculo 

das deformações elásticas associadas a trajetórias de tensão correspondentes a descargas ou 

recargas.  

Os referidos módulos de deformabilidade, função do nível de tensão, são definidos a partir dos 

respetivos valores de input (E50
ref, Eoed

ref e Eur
ref) associados a uma tensão de referência, pref, aplicando 

as equações 4, 5 e 6. 

𝐸50 = 𝐸50
𝑟𝑒𝑓

(
𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝜎′

3𝑠𝑖𝑛𝜑

𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝑝𝑟𝑒𝑓𝑠𝑖𝑛𝜑
)

𝑚

 (4) 

𝐸𝑜𝑒𝑑 = 𝐸𝑜𝑒𝑑
𝑟𝑒𝑓

(
𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 −

𝜎′
3

𝐾0
𝑛𝑐 𝑠𝑖𝑛𝜑

𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝑝𝑟𝑒𝑓𝑠𝑖𝑛𝜑
)

𝑚

 (5) 

𝐸𝑢𝑟 = 𝐸𝑢𝑟
𝑟𝑒𝑓

(
𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝜎′3𝑠𝑖𝑛𝜑

𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝑝𝑟𝑒𝑓𝑠𝑖𝑛𝜑
)

𝑚

 (6) 

O critério de rotura adotado, nas análises efetuadas no âmbito do presente trabalho, foi o de Mohr-

Coulomb. Destaca-se que, no modelo HS, após verificação do critério de rotura, o solo tomará um 

comportamento plástico perfeito para incrementos de carga. 

Quanto às potencialidades do modelo HS, destaca-se: 

− a geração de deformações irreversíveis pré-rotura; 

− o aumento, com a tensão efetiva, do módulo de elasticidade; 

− a capacidade de satisfazer um critério de rotura, o que implica que o módulo de distorção 

tangencial tenda para zero na rotura; 

− um aumento da rigidez nas trajetórias de tensão correspondentes a descargas ou recargas; 

− a possibilidade de considerar o histórico de tensões a que o solo esteve sujeito, considerando, 

quando sobreconsolidado, uma queda pronunciada da rigidez quando atingida a tensão de pré-

consolidação. 

Quanto às suas limitações, salienta-se: 

− a impossibilidade de considerar um comportamento de resistência não monotónico com o 

aumento das deformações, ou seja, o amolecimento que pode ocorrer após o pico de 
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resistência associado à dilatância (como se verifica em areias densas ou argilas fortemente 

sobreconsolidadas) ou devido a mecanismos de destruição da estrutura sólida (verificado, por 

exemplo, em solos sensíveis); 

− a não ponderação da degradação da rigidez no domínio nas pequenas deformações;  

− a adoção de um comportamento elástico puramente linear impedindo, assim, a simulação da 

histerese característica dos solos. 

Uma síntese dos parâmetros do modelo hardening soil pode ser encontrada na Tabela 5. 

 

Tabela 5: Parâmetros de input para o modelo constitutivo hardening soil 

Parâmetros para aplicação do critério de rotura Mohr-Coulomb 

c’ 
Coesão (ou, mais corretamente, o parâmetro operativo da resistência para aplicação 

do critério de rotura M-C) 

[kN/m2] 

φ' Ângulo de atrito interno do material [°] 

ψ Ângulo de dilatância [°] 

Parâmetros para caracterização da rigidez do solo. 

𝑬𝟓𝟎
𝒓𝒆𝒇

 
Módulo de deformabilidade secante em estado triaxial, correspondente a 50% da 

tensão de rotura, para uma dada tensão de referência (pref=σ’3) 

[kN/m2] 

𝑬𝒐𝒆𝒅
𝒓𝒆𝒇

 
Módulo de deformabilidade edométrico tangente para uma tensão vertical igual à 

tensão de referência (pref=σ’1). (Por defeito, Eoed
ref=E50

ref) 

[kN/m2] 

𝑬𝒖𝒓
𝒓𝒆𝒇

 
Módulo de deformabilidade na descarga-recarga, em estado triaxial, para uma dada 

tensão de referência (pref=σ’3). (Por defeito, Eoed
ref=3 E50

ref) 

[kN/m2] 

m 
Expoente da relação que expressa a dependência da rigidez em relação ao nível de 

tensão 

[-] 

Parâmetros avançados 

υur Coeficiente de poisson para a descarga-recarga (por defeito, υur=0.2) [-] 

pref Tensão de referência para o cálculo dos módulos de deformabilidade [kN/m2] 

K0
NC 

Coeficiente de impulso em repouso para um solo normalmente consolidado (por defeito, 

K0
NC=1-sinφ) 

[-] 

Rf Coeficiente de rotura (por defeito, Rf=0.9) [-] 

 

4.1.3 Modelo hardening soil small strain 

De forma a suprimir algumas das limitações do modelo HS, uma versão complementar, baseada neste 

último, o modelo Hardening Soil Small Strain, foi formulado.  

Face ao modelo standard, o HSsmall reproduz, no domínio das pequenas deformações, a degradação 

da rigidez característica dos solos, considerando, para este efeito, dois parâmetros adicionais: o módulo 

de distorção inicial, G0
ref, e o valor da distorção para o qual o módulo de distorção atinge 70% do seu 

valor inicial, γ0.7.  

De uma forma análoga ao apresentado para os restantes módulos de deformabilidade definidos para o 

modelo HS, o módulo de distorção inicial, é função do nível de tensão e resulta do valor de input, 

definido para uma dada tensão de referência, pref, através da equação 7.  
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𝐺0 = 𝐺0
𝑟𝑒𝑓

(
𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝜎′

3𝑠𝑖𝑛𝜑

𝑐𝑐𝑜𝑠𝜑 − 𝑝𝑟𝑒𝑓𝑠𝑖𝑛𝜑
)

𝑚

 (7) 

Adicionalmente, adotando uma formulação elástica não linear, permite simular os efeitos da histerese. 

Mantém-se, no entanto, a impossibilidade de atender ao potencial amolecimento dos solos. 

 

Uma síntese dos parâmetros adicionais para o modelo hardening soil small strain pode ser encontrada 

nas Tabela 6. 

Tabela 6: Parâmetros adicionais de input para o modelo HSsmall, face ao modelo HS 

Parâmetros adicionais para o modelo HSsmall 

𝑮𝟎
𝒓𝒆𝒇

 

Módulo de distorção na gama das muito pequenas deformações (γs<10-6) para uma 

dada tensão de referência (pref=σ’3) 

[kN/m2] 

γ0.7 Valor da distorção tal que Gsecante =0,7G0  [-] 

 

4.2 PARAMETRIZAÇÃO GEOTÉCNICA 

Atendendo aos resultados de todos os ensaios efetuados, o relatório do estudo geológico-geotécnico 

sugere, para efeitos de dimensionamento, a parametrização apresentada na Tabela 7. 

 

Tabela 7: Parametrização geotécnica proposta pelo estudo geológico-geotécnico (adaptado de [19]). 

 Tipo de terreno NSPT 
γ 

[KN/m3] 

φ' 

[°] 

c’ 

[KPa] 

E 

[MPa] 

At Areias silto-argilosas e calhaus 9 -60 18 27 0 8 

a Areias e siltes com seixo rolado 60 18 30 0 10 

MI
1 

Argilitos brandos a sub-rochosos com 

frequentes passagens calco-margosas 

>60 20 32 25 60 

- 21 36 30 60 - 70 

Argila-margosa com intercalações calco-

margosas 
53 - 60 20 30 20 50 - 60 

Calco-arenito/Calcário gresoso 
>60 21 35 25 60 

W5-4 21 38 20 60 - 70 

β 
Basalto decomposto (areias siltosas) 

W5 

NSPT>60 
21 34 20 - 25 60 

Basalto W4-3/ W3 21 40 30 60 - 80 

 

Face ao cenário geológico local, as análises que se seguem serão efetuadas considerando três zonas 

geotécnicas distintas:  

i. ZG1, correspondente aos depósitos aluvionares e de aterro;  

ii. ZG2, contemplando os solos pertencentes à unidade lito estratigráfica ‘‘Argilas e Calcários dos 

Prazeres’’;  

iii. ZG3, representativa dos basaltos pertencentes ao ‘’Complexo Vulcânico de Lisboa’’. 

Atendendo às características de deformabilidade das diversas unidades geotécnicas, optou-se por 

recorrer, para simulação do seu comportamento, aos modelos constitutivos elástico linear 

perfeitamente plástico para ZG3, HSsmall para ZG2 e HS para ZG1. 
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No que concerne à zona geotécnica ZG3, tratando-se predominantemente de materiais de índole 

rochosa, não se espera uma influência significativa da trajetória de tensão no módulo de 

deformabilidade, pelo que o mesmo poderá ser considerado constante [16]. Como tal, optou-se por 

adotar o modelo constitutivo elástico linear perfeitamente plástico incorporando o critério de rotura de 

Mohr-Coulomb. Reconhece-se também que não havendo interceção, pelos trabalhos de escavação, 

dos basaltos pertencentes ao ‘’Complexo Vulcânico de Lisboa’’ e não sendo expectável problemas de 

estabilidade na base da escavação, que a relevância dos parâmetros geomecânicos desta unidade 

para o desempenho global das soluções, seja reduzida, pelo que se considera adequada a adoção de 

um modelo constitutivo mais simples. 

A seleção dos modelos para ZG2 e ZG1, prende-se com a expectativa da gama de deformação a que 

os geomateriais estarão a operar. 

Dada a elevada rigidez expectável para ZG2, espera-se que as deformações nesta camada sejam de 

reduzida magnitude, sendo por isso desejável que o modelo adotado seja capaz de reproduzir a 

degradação da rigidez na gama das pequenas deformações, conforme capacidade do modelo HSsmall. 

Relativamente a ZG1, tratando-se de um solo mais brando, é expectável que opere numa gama de 

deformações mais elevada, deste modo a caracterização da rigidez no domínio das pequenas 

deformações não será, em princípio, crítica para a estimativa dos deslocamentos, pelo que se considera 

adequado o uso do modelo constitutivo HS. 

No que respeita às condições hidrogeológicas, para efeito do cálculo das pressões intersticiais iniciais, 

adotou-se uma distribuição hidrostática considerando o nível freático na interface entre ZG2 e ZG3. 

Atendendo simultaneamente ao cenário hidrogeológico considerado e às características de 

permeabilidade dos geomateriais locais, considerou-se uma resposta drenada para a totalidade das 

zonas geotécnicas consideradas.  

De forma a aferir os valores dos parâmetros a utilizar, recorreram-se a correlações empíricas baseadas 

nos resultados dos ensaios de penetração dinâmica (apresentados no anexo A1), a informação de 

ensaios e de experiência de escavações próximas da área de interesse, bem como a estudos de 

parametrização geotécnica das argilas miocénicas de Lisboa e do “Complexo Vulcânico de Lisboa”.  

Salienta-se também, que, dada a presença de materiais pedregosos em ZG1, não foram considerados, 

para efeitos de determinação dos parâmetros geotécnicos, valores de NSPT>40 pancadas. No que 

concerne à parametrização geomecânica desta mesma zona geotécnica, procurou-se ainda adotar 

valores de certo modo conservativos, visando, assim, atender à heterogeneidade e variabilidade 

inerentes a estes materiais. 

Relativamente às zonas geotécnicas ZG2 e ZG3, onde a maioria dos ensaios de penetração dinâmica 

resultaram em valores de 60 pancadas, procurou-se, para efeitos de parametrização, definir um valor 

extrapolado, N*SPT, capaz de traduzir as diferenças que correspondem a distintas penetrações para os 

60 golpes do ensaio. Determinou-se N*SPT recorrendo à seguinte expressão: 
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𝑁𝑆𝑃𝑇
∗ =

30𝑁𝑆𝑃𝑇

ℎ𝑝𝑒𝑛 (𝑐𝑚)
 (8) 

Em que hpen é a penetração do ensaio em centímetros. Caso a nega tenha sido atingida durante a 

primeira fase do ensaio, o valor de N*SPT é dado por: 

𝑁𝑆𝑃𝑇
∗ =

15𝑁𝑆𝑃𝑇

ℎ𝑝𝑒𝑛 (𝑐𝑚)
 (9) 

Uma síntese dos valores resultantes dos ensaios de penetração dinâmica, incluindo os valores 

normalizados para a eficiência da energia de cravação e comprimento das varas, N60 e N*60, bem como 

para a tensão vertical efetiva de recobrimento, (N1)60, é apresentada na Tabela 8. 

 

Tabela 8: Resultados mínimo, médio e máximo dos ensaios de penetração dinâmica para cada zona geotécnica. 

 NSPT / N*SPT N60 / N*60 (N1)60 

 Mínimo Média Máximo Mínimo Média Máximo Mínimo Média Máximo 

ZG1 9 18 34 7 16 34 8 16 29 

ZG2 53 98 164 53 97 155 - - - 

ZG3 120 265 450 120 265 450 - - - 

 

Analisaram-se ainda os resultados dos ensaios laboratoriais de identificação, executados em amostras 

recolhidas na zona geotécnica ZG2, visando a determinação das seguintes grandezas: densidade 

relativa, ρ, densidade relativa seca, ρd, teor de água natural, wn, limite de liquidez, wL, limite de 

plasticidade, wP, índice de plasticidade, IP, índice de consistência, IC, e índice de liquidez, IL.  A síntese 

destes resultados apresenta-se na Tabela 9. 

 

Tabela 9: Resultados dos ensaios laboratoriais de identificação em amostras da unidade lito estratigráfica 
‘‘Argilas e Calcários dos Prazeres’’ (adaptado de [19]) 

Sond. 
Prof. 

Descrição 
Classificação 

unificada(1)  

ρ ρd wn wL wP IP IC IL 

[m] [g/cm3] [g/cm3] [%] [%] [%] [%] [-] [-] 

S1 8,60 
Argila siltosa, 

levemente arenosa, 
castanho-claro 

CL 2,05 1,73 18,4 44 20 24 1,07 -0,07 

S1 11,75 
Argila siltosa, 

castanho-claro 
CH 1,91 1,55 22,8 52 22 30 0,97 0,03 

S1 13,12 
Argila silto-arenosa, 

cinzento-escuro 
s(CH) 1,79 1,33 34,8 59 27 32 0,76 0,24 

S2 21,50 
Argila silto-arenosa, 
com seixo disperso, 

castanho 
s(CL) 2,03 1,73 16,9 37 18 19 1,06 -0,06 

S2 26,25 
Argila silto-arenosa, 

castanho claro 
SC 2,04 1,69 20,6 33 22 11 1,13 -0,13 

  Média: 1,96 1,61 22,7 45 21,8 23,2 1,00 0,00 

  Desvio padrão: 0,10 0,15 6,37 9,53 2,99 7,63 0,13 0,13 

  Coeficiente de variação:  5% 10% 28% 21% 14% 33% 13% 3489% 

(1) Segundo a norma (ASTM D24 67-00) 
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Relativamente aos resultados dos ensaios laboratoriais de identificação, destaca-se que as amostras 

recolhidas correspondem a solos de granulometria fina, argilosos com índices de plasticidades 

variáveis entre 11% a 30%, indicando tratar-se de solos de baixa a média plasticidade.  

O índice de consistência apresenta, na maioria das amostras ensaiadas, valores superiores à unidade, 

indicando tratar-se de solos mais consistentes, típico de solos sobreconsolidados. 

 

Parâmetros de resistência em tensões efetivas 

A definição do ângulo de atrito para ZG1 foi efetuada através da interpolação dos valores sugeridos na 

Tabela A 1 presente no anexo A2, partindo dos valores (N1)60. O resultado desta interpolação encontra-

se apresentado na Tabela 10.  

 

Tabela 10: Estimativa do ângulo de atrito de ZG1 tendo base os valores de (N1)60 

 Mínimo Média Máximo 

(N1)60 8 16 29 

φ' [°] 30 31 34 

 

Dada a natureza essencialmente arenosa de ZG1, espera-se que a coesão efetiva seja nula nestes 

materiais. De forma a evitar problemas de índole numérica nas análises, adotou-se um valor reduzido 

de 0,1kPa para este parâmetro. 

Relativamente a ZG2, adotaram-se os valores das envolventes de rotura em tensões efetivas para a 

unidade lito-estratigráfica “Argilas e Calcários dos Prazeres” propostos em [20] e reportados na Tabela 

11. Refere-se que, segundo a autora,  as referidas envolventes de rotura foram determinadas a partir 

da compilação e análise de ensaios triaxiais realizados sobre amostras sobreconsolidadas próximas 

do estado de tensão in situ.  

 

Tabela 11: Envolventes de rotura em tensões efetivas para a unidade lito estratigráfica ‘Argilas e Calcários dos 
Prazeres’ (adaptado de [20]) 

φ' [°] 
φ'cv [°] 

c’ [kPa] 

Compressão Extensão Compressão Extensão 

36,4 33 31 0 20 

 

Dadas as trajetórias de tensão expectáveis para os elementos de solo presentes na área em análise, 

optou-se por dividir ZG2 em duas subunidades geotécnicas, ZG2.E e ZG2.C, situadas no interior da 

área alvo de escavação e a tardoz da cortina de contenção respetivamente. Pretende-se desta forma 

adotar, para ZG2.C, a envolvente de rotura definida pelos ensaios triaxiais de compressão e a 

envolvente de rotura definida pelos ensaios triaxiais de extensão para ZG2.E. 
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No que concerne às envolventes de rotura apresentados na Tabela 11, salienta-se ainda que, segundo 

a autora, a envolvente de rotura definida pelos ensaios de compressão em câmara triaxial exibiu, junto 

à origem, maior coesão e menor inclinação. Refere-se, no entanto, que, para efeitos de cálculo, a 

consideração de um ângulo de atrito mais elevado e ausência de coesão ou de uma coesão elevada 

associada a um valor baixo do ângulo de resistência ao corte, não altera significativamente a posição 

da envolvente de rotura. Não obstante, atendendo que as análises a desenvolver contemplam 

escavações em que, localmente, a tensão de confinamento resultará em valores muito próximos de 

zero, procurou-se realizar iterações de cálculo em que se considerou valores de coesão efetiva não 

nula, de 15 kPa, correspondente ao valor típico para argilas sobreconsolidadas, reportado em [10], para 

ZG2.C, de forma a avaliar a sensibilidade dos resultados ao referido parâmetro. 

Sendo sugerido para ZG2 coesão efetiva nula para a envolvente de rotura definida tendo por base 

ensaios triaxiais de compressão, adotou-se, de forma análoga a ZG1, um valor de 0,1kPa. 

Relativamente aos materiais de natureza rochosa, compreendidos na zona geotécnica ZG3, procurou-

se caracterizar as suas propriedades de resistência considerando, numa primeira fase, o critério de 

rotura não linear de Hoek-Brown, capaz de atender não só à resistência ao corte típica dos 

geomateriais, mas também à resistência à tração característica dos maciços rochosos. 

Para este efeito, na ausência de qualquer informação relativa à resistência e rigidez do maciço rochoso 

fornecida pelos ensaios de prospeção efetuados, considerou-se os parâmetros médios obtidos nos 

ensaios laboratoriais realizados sobre amostras de basalto do “Complexo Vulcânico de Lisboa” 

recolhidas no âmbito dos trabalhos de prospeção geotécnica efetuados aquando do prolongamento da 

linha vermelha do Metropolitano de Lisboa, nomeadamente, no troço entre a Alameda e o local onde 

foi realizado o poço de ataque (situado entre a Rua Marquês da Fronteira, Rua Castilho e Alameda 

Cardeal Cerejeira), reportados em [22], e sintetizados na Tabela 12. 

 

Tabela 12: Síntese dos valores médios dos parâmetros geomecânicos obtidos nos ensaios de caracterização das 
amostras de basaltos do "Complexo vulcânico de Lisboa" colhidas no decurso dos trabalhos de prospeção 
geotécnica efetuados no âmbito do prolongamento da Linha Vermelha do Metropolitano de Lisboa (adaptado de 

[22]) 

γ υ σc σt Em 

[kN/m3] [-] [MPa] [MPa] [GPa] 

26,6 0,265 44 24,1 14,77 

 

Partindo da observação das fotografias dos testemunhos das sondagens e da sua classificação em 

termos de estados de alteração, espaçamento da fracturação, das percentagens de recuperação e 

RQD, em conjunto com os parâmetros apresentados na Tabela 12, determinou-se os parâmetros que 

definem a envolvente de rotura de Hoek-Brown apresentados na Tabela 13. A metodologia empregue 

apresenta-se em detalhe no anexo A3. 
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Para efeitos de parametrização, determinou-se ainda um ajuste do critério de rotura não linear de Hoek-

Brown, ao critério de rotura de Mohr-Coulomb, considerando o intervalo de tensões compreendido entre 

a tensão efetiva principal mínima estimada para o topo do maciço rochoso em repouso 

(aproximadamente 120kPa) e o valor zero, tendo-se obtidos os parâmetros c’ e φ’ apresentados na 

Tabela 13. 

  

Tabela 13:  Envolvente de rotura estimada para ZG3 

Hoek-Brown Mohr-Coulomb 

σc GSI mi D mb s a ϕ' c' 

[Mpa] [-] [-] [-] [-] [-] [-] [°] [kPa] 

44 45 25 0 3,506 0,0022 0,508 68 186 

 

 

Parâmetros de rigidez em tensões efetivas 

Os valores de E50 foram estimados, para ZG1 e ZG2, recorrendo a correlações empíricas, baseadas 

nos resultados dos ensaios de penetração dinâmica, devidamente enquadrados por valores de 

referência para o tipo de terreno em causa. As correlações utilizadas bem como os valores de referência 

acima mencionados encontram-se presentes no anexo A2.  

Na Tabela 14, apresenta-se uma síntese dos valores de E50 adotados para as várias zonas geotécnicas. 

 

Tabela 14: Valores de E50 adotados para ZG1 e ZG2 

 

ZG1 ZG2 

E50 [MPa] 10 a 20 50 a 70 

 

Relativamente à magnitude de Eoed, refere-se que esta foi considerada igual a E50, conforme sugerido 

em [16].  

O módulo Eur foi tomado como múltiplo do valor adotado para E50. Segundo [23], os solos apresentam, 

geralmente, rácios de Eur/E50 da ordem de 2 a 6, sendo os rácios de valor superior verificados para 

solos soltos e de valor inferior para solos densos. Como tal, adotaram-se as seguintes relações: 

i. Para ZG1: Eur = 4E50 

ii. Para ZG2 e ZG3: Eur = 3E50 

O expoente m, foi definido para ZG1 como o valor médio, m = 0.65, do intervalo proposto por Janbu, 

reportado em [23], para solos granulares (m=0.3 a 1.0). Para ZG2, foi tomado o valor de 0.8, 

correspondente à média do intervalo de valores propostos por Von Soos (1991) para solos do tipo silte 

e argilas de baixa a média plasticidade (m = 0.6 a 1.0), consultado em [23]. 

O módulo de distorção inicial, G0, adotado para ZG2, foi definido atendendo aos resultados de 

prospeção sísmica efetuados para o empreendimento FPM41, localizado nas proximidades do local a 
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intervencionar, consultados em [24]. Nomeadamente, para a unidade “Argilas e Calcários dos Prazeres 

compactas” (NSPT superior a 60 pancadas), com um valor de velocidade de propagação das ondas de 

corte (Vs) de 400 m/s. Para este efeito aplicou-se a equação 8 considerando uma massa específica (ρ) 

de 1,96 kg/m3 correspondente ao valor médio obtido nos ensaios laboratoriais.  

𝐺0 = 𝜌 ∙ 𝑉𝑠
2 = 1,96 ∙ 400 = 314 240 𝑘𝑃𝑎 (8) 

A tensão de referência, pref, foi tomada como o valor da tensão efetiva mínima principal (σ’3) estimada 

para o centro de cada camada em ZG1 e ZG2, para o estado de tensão em repouso.  

A variação dos módulos de deformabilidade com a tensão de confinamento é apresentada nas Figura 

18 e Figura 19.  

 

 

Figura 18: Módulos de deformabilidade de ZG2 e ZG3, em 
função da tensão de confinamento 

 

Figura 19: Módulo de distorção inicial de ZG1, em 
função da tensão de confinamento 

 

A definição de γ0.7 foi efetuada recorrendo às equações de degradação de rigidez em função do índice 

de plasticidade propostas por Ishibashi e Zhang (1993), nomeadamente, recorrendo às equações 9 a 

12. 

𝐺

𝐺0

= 𝐾(𝛾, 𝐼𝑃)𝑝′𝑚(𝛾,𝐼𝑃)−𝑚0 (9) 
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Em que, 

𝐾(𝛾, 𝐼𝑃) = 0,5 [1 + 𝑡𝑔ℎ (𝑙𝑛 (
0,000102 + 𝑛(𝐼𝑃)

𝛾
)

0,492

)] (10) 

𝑚(𝛾, 𝐼𝑃) − 𝑚0 = 0,272 [1 + 𝑡𝑔ℎ (𝑙𝑛 (
0,000556

𝛾
)

0,4

)] 𝑒−0,0145𝐼𝑃1,3
 (11) 

𝑛(𝐼𝑃) {

0, 𝑠𝑒 𝐼𝑃 = 0

3,37 ∙ 10−6 ∙ 𝐼𝑃1,404, 𝑠𝑒 0 < 𝐼𝑃 < 15

7,0 ∙ 10−7 ∙ 𝐼𝑃1,976, 𝑠𝑒 15 < 𝐼𝑃 < 70

2,7 ∙ 10−5 ∙ 𝐼𝑃1,115, 𝑠𝑒 𝐼𝑃 > 70

 (12) 

Onde, G é o módulo de distorção, G0 o módulo de distorção inicial (gama das muito pequenas 

deformações), IP, o índice de plasticidade, γ, a distorção e p’ a tensão média efetiva. 

Para este efeito utilizou-se o valor médio do índice de plasticidade obtido nos ensaios laboratoriais 

(IP=23%) e uma tensão de 266kPa correspondente à tensão média estimada na camada 

correspondente às “Argilas e Calcários dos Prazeres’’. A curva de degradação do módulo de distorção 

em função do nível de distorção, apresentada na Figura 20, permitiu estimar γ0,7=9,66x10-4, para ZG2. 

 

 

Figura 20: Curva de degradação do módulo de distorção com a distorção para ZG2 

 

Relativamente aos materiais de natureza rochosa (ZG3), procurou-se caracterizar as suas 

características de deformabilidade considerando a proposta de Hoek para maciços rochosos [25], 

através da seguinte expressão: 

𝐸 = 𝐸𝑖 (0,02 +
1 + 𝐷 2⁄

1 + 𝑒(60+15𝐷−𝐺𝑆𝐼) 11⁄
+ 𝑠) 

(13) 

 

Onde, 𝐸𝑖  corresponde ao módulo de deformabilidade da rocha intacta e 𝐸  corresponde módulo de 

deformabilidade secante do maciço rochoso em função dos parâmetros GSI (Geological strength index) 

e D. A estimativa do módulo de deformabilidade secante para ZG3, recorrendo à equação 13, 

apresenta-se na Tabela 13. 
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Tabela 15: Estimativa do módulo de deformabilidade secante para ZG3 

Ei GSI D E 

[MPa] [-] [-] [MPa] 

1477 45 0 3303 

 

Estado de tensão inicial 

Para a definição do estado de tensão inicial considerou-se, para ZG1, a equação 14 proposta por Jaky. 

𝐾0 = 1 − 𝑠𝑒𝑛(𝜑′) (14) 

Atendendo ao estado de sobreconsolidação esperado para a formação “Argilas e Calcários dos 

Prazeres” foi tido em consideração as seguintes conclusões apresentadas em [20]: 

i. O grau de sobreconsolidação (OCR) tende a diminuir em profundidade, sendo superior a 10 

nas camadas mais superficiais, da ordem de 7 a uma dezena de metros de profundidade e de 

cerca de 6 a 30 m de profundidade (o OCR das amostras foi determinado a partir de resultados 

de ensaios edométricos); 

ii. O coeficiente de impulso em repouso (K0) foi estudado a partir do tratamento de uma série de 

ensaios com o pressiómetro autoperfurador. Destes ensaios K0 resultou com um valor médio 

de 0,87, sendo os valores mínimo e máximo obtidos 0,4 e 1,34 respetivamente. 

Para a estimativa de K0 considerou-se ainda a relação empírica apresentada na equação 15 proposta 

por Mayne e Kulhawy [26]. Para solos normalmente consolidados (OCR=1) a expressão coincide com 

a equação 9.  

𝐾0 = (1 − 𝑠𝑖𝑛𝜑′) ∙ 𝑂𝐶𝑅𝑠𝑖𝑛𝜑′ (15) 

Em que φ’ é o angulo de resistência ao corte efetivo, considerado igual a 36,4° e OCR é o grau de 

sobreconsolidação definido pelo rácio entre a máxima tensão efetiva vertical a que o solo esteve 

submetido (tensão de pré-consolidação) e a tensão efetiva vertical atual. 

Apresenta-se na Tabela 16 o resultado da aplicação da equação 15 aos graus de sobreconsolidação 

supracitados. Salienta-se a boa concordância obtida entre estes resultados e os valores obtidos nos 

ensaios pressiométricos. Atendendo à profundidade expectável da formação ‘Argilas e Calcários dos 

Prazeres’ (6m a 30m) esperada para o cenário geológico local adotou-se para as análises que se 

seguem um coeficiente de impulso em repouso (K0) unitário. 

 

Tabela 16: Coeficiente de impulso em repouso calculado através da equação 10. 

OCR 1 6 7 10 

K0 0,41 1,01 1,09 1,30 

 

Relativamente aos materiais de natureza rochosa, a estimativa do coeficiente de impulso em repouso 

(K0) foi realizada, recorrendo à equação 16, baseada na teoria da elasticidade: 
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𝐾0 =
𝜐

1 − 𝜐
 (16) 

Em que, υ é o coeficiente de poisson do material. 

 

Interação na interface solo-estrutura 

Na interface entre o solo e os elementos estruturais, foram considerados, no modelo numérico de 

cálculo, elementos de ligação, cujo comportamento foi simulado recorrendo ao modelo constitutivo 

elástico linear perfeitamente plástico considerando o critério de rotura de Mohr-Coulomb. Para a 

definição do referido critério de rotura, adotou-se uma redução de 20% da resistência do solo adjacente, 

atendendo aos valores propostos por Waterman (2006) [27] para este parâmetro relativamente a 

interfaces entre areia-betão (Rinter = 0.8 a 1.0) e argila-betão (Rinter = 0.7 a 1.0). Pretende-se, assim, 

atender a potenciais deslocamentos relativos entre o solo e a estrutura de contenção. 

Apresenta-se na Tabela 17 uma síntese dos modelos constitutivos e respetivos parâmetros adotados, 

para cada uma das zonas geotécnicas consideradas. 

 

Tabela 17: Parametrização geotécnica adotada para os modelos analíticos 

 

ZG1 ZG2E ZG2C ZG3 

Modelo 
constitutivo 

HS HSsmall HSsmall Mohr-Coulomb 

Comportamento Drenado Drenado/Não drenado Drenado/Não drenado Drenado 

c’ [kPa] 0,1 0,1 a 15 20 186 

φ [°] 30 a 34 36,4 33 68 

Ψ [°] 0 0 0 0 

γunsat [kN/m3] 18 20 20 26,6 

γsat [kN/m3] 19 21 21 26,6 

OCR 1 6 6 1 

K0 0,44 a 0,50 1,0 1,0 0,351 

E’ [MPa] - - - 3303 

E50
ref [MPa] 10 a 20 50 a 70 50 a 70 - 

Eoed
ref [MPa] 10 a 20 50 a 70 50 a 70 - 

Eur
ref [MPa] 40 a 80 150 a 210 150 a 210 - 

Eur
ref/ E50

ref 4 3 3 - 

m 0,65 0,8 0,8 - 

υur 0,2 0,2 0,2 0,265 

pref [kPa] 20 265 265 - 

Rf 0,9 0,9 0,9 - 

Rinter 0,8 0,8 0,8 1,0 

G0
ref [MPa] - 314 314 - 

γ0,7 - 9,66x10-4 9,66x10-4 - 

Kx [m/s] 1,00x10-4 1,00x10-9 1,00x10-9 1,00x10-9 

Ky [m/s] 1,00x10-4 1,00x10-9 1,00x10-9 1,00x10-9 
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4.3 PARAMETRIZAÇÃO ESTRUTURAL 

Efetua-se, de seguida, a caracterização de todos os elementos estruturais que integrarão as análises 

realizadas. Para este efeito, adotaram-se os materiais e dimensões referidos em [17] e [18], sempre 

que estes se encontravam disponíveis. 

O modelo constitutivo adotado para os elementos descritos na secção 4.3 foi o elástico linear baseado 

na lei de Hooke. 

4.3.1 Túnel rodoviário do Marquês de Pombal 

A estrutura do TRM desenvolve-se parcialmente com uma secção em túnel e em trincheira, conforme 

ilustrado na Figura 21. Esta é constituída por um quadro do tipo fechado em betão armado, 

materializado através de duas cortinas de estacas laterais de 600mm de diâmetro afastadas a eixo de 

1,25m, de uma laje de soleira com 20cm de espessura e de uma laje de cobertura com uma espessura 

de 40cm. 

Para a caracterização da estrutura do TRM, considerou-se as características de um betão C30/37. De 

forma a atender à possível fendilhação dos elementos de betão armado, o módulo de elasticidade 

utilizado para os cálculos resultou de uma redução de 30% do módulo de elasticidade correspondente 

ao valor médio para um betão C30/37 - Ecm=33GPa. As características dos elementos constituintes da 

estrutura do túnel rodoviário do Marquês de Pombal encontram-se descritas na Tabela 18. 

 

 

Figura 21: Secção tipo em túnel e em trincheira do túnel rodoviário do Marquês (adaptado de [17]) 

 

Tabela 18: Características dos elementos constituintes da estrutura do túnel rodoviário do Marquês 

  Cortina de estacas (φ600mm//1,25m) Laje de soleira Laje de cobertura 

Tipo de elemento Plate Plate Plate 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear Elástico linear 

EA [KN/m] 7,464x106 4,620x106 9,240 x106 

EI [KNm2/m] 1,176 x105 1,540 x104 1,232 x105 

w [KN/m/m] 5,65 3,2 6,4 

υ 0,2 0,2 0,2 

deq [m] 0,43 0,20 0,40 
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4.3.2 Galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa 

A galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa, constituída por betão simples, apresenta uma 

secção de espessura variável conforme ilustrado na Figura 22.  

Para as análises que se seguem, considerou-se três tipos diferentes de elementos, correspondentes à 

abobada, soleira e hasteais com uma espessura constante igual à espessura média de cada um destes 

elementos.  

De forma a atender ao avançado estado fendilhação e degradação da estrutura, considerou-se, para 

efeitos de cálculo da rigidez axial e de flexão, uma redução em 50% do módulo de elasticidade do 

betão, tomado igual a 30GPa. 

Uma síntese das características dos elementos constituintes da estrutura do túnel encontram-se 

apresentada na Tabela 19. 

Adicionalmente, foram ainda considerados os elementos apresentados na Tabela 20. Nomeadamente, 

pranchas de madeira e escoras, utilizadas aquando da construção do túnel. Neste âmbito, refere-se a 

estimativa de um módulo de elasticidade de 1GPa e de uma espessura de 0,05m para as pranchas de 

madeira. No que concerne aos escoramentos, refere-se, simplificadamente, a adoção de parâmetros 

de rigidez elevadas, procurando desta forma a simulação de um elemento rígido. 

 

 

Figura 22: Seção tipo da galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa (adaptado de [18]) 

 

Tabela 19: Características dos elementos constituintes da estrutura do túnel do Metropolitano de Lisboa 

  Abóbada Soleira Hasteais 

Tipo de elemento Plate Plate Plate 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear Elástico linear 

EA [KN/m] 9,750x106 3,750x106 1,500x107 

EI [KNm2/m] 3,433x105 1,953x104 1,250x106 

w [KN/m/m] 9,75 3,75 15 

υ 0,20 0,20 0,20 

deq [m] 0,65 0,25 1,00 
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Tabela 20: Características dos elementos adicionais utilizados na modelação do processo construtivo da estrutura 
do túnel do Metropolitano de Lisboa 

  Pranchas de madeira Escora (rígido) 

Tipo de elemento Plate Plate 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear 

EA [KN/m] 5,000x105 1,000x1012 

EI [KNm2/m] 104,2 1,000x1012 

w [KN/m/m] 0,001 0,001 

υ 0,0 0,0 

deq [m] 0,05 3,464 

 

4.3.3 Estruturas de contenção periférica 

Para a caracterização das estruturas de contenção periférica foram considerados três tipos de 

elementos correspondentes à cortina de estacas (Ø800mm//1,20m) e aos conjuntos cortina de estacas 

mais parede de revestimento do tipo 1 (CE+P1) e tipo 2 (CE+P1) constituídos por betão armado do tipo 

C30/37. As paredes de revestimento do tipo 1 e 2 apresentam uma espessura total de 0,30m e 0,15m 

respetivamente. O módulo de elasticidade utilizado para os cálculos corresponde ao valor médio para 

um betão C30/37 - Ecm=33GPa. 

Apresenta-se na Tabela 21 as características dos elementos constituintes das estruturas de contenção 

periférica. 

 

Tabela 21: Características dos elementos constituintes das estruturas de contenção periférica 

  Cortina de estacas (Ø800mm//1,20m) CE+P1 CE+P2 

Tipo de elemento Plate Plate Plate 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear Elástico linear 

EA [KN/m] 1,382x107 1,951x107 1,456x107 

EI [KNm2/m] 5,529x105 1,590x106 9,955x105 

w [KN/m/m] 10,50 15,00 13,79 

υ 0,20 0,20 0,20 

deq [m] 0,69 0,99 0,91 

 

4.3.4 Elementos de travamento 

Ancoragens 

As ancoragens pré-esforçadas foram simuladas através de elementos do tipo barra ‘Node-to-node 

anchor’ para o comprimento livre (LL) e do tipo ‘Embbeded beam row’ para os bolbos de selagem. 

Pretende-se desta forma considerar aderência entre a ancoragem e o terreno apenas no comprimento 

de selagem (LS).  

O modelo constitutivo adotado, para ambos os elementos, foi o elástico linear considerando uma 

resistência apenas para esforços de tração. Para efeitos do cálculo da rigidez axial do comprimento 

livre das ancoragens foram considerados apenas os varões de pré-esforço adotando para os mesmos 

um o módulo de elasticidade de 210GPa. Já para os bolbos de selagem foi adotado um valor de 25GPa 

para o módulo de elasticidade da calda de cimento e uma área correspondente a uma secção circular 

de 0,2m de diâmetro correspondente ao diâmetro de furação. 
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Dado o carácter bidimensional das análises desenvolvidas, verifica-se a necessidade de considerar um 

parâmetro adicional, Lspacing, correspondente ao espaçamento entre ancoragens (na direção 

perpendicular ao plano de análise) segundo o qual é inserido o valor do pré-esforço a instalar. Como 

tal, atendendo ao preconizado no projeto adotou-se um espaçamento de 3,6m e um pré-esforço de 

700kN. 

Os parâmetros adotados para a modelação das ancoragens pré-esforçadas podem ser consultados na 

Tabela 22. 

 

Tabela 22: Características dos elementos constituintes das ancoragens provisórias. 

  Comprimento livre Comprimento de selagem 

Tipo de elemento Node to node anchor Embbeded beam row 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear 

EA [kN/m] 1,764x105 7,854Ex105 

Lspacing [m] 3,6 3,6 

E [kN/m2] 210x106 25x106 

γ [kN/m3] . 25 

D [m] . 0,20 

τ [kPa] 250,00 250,00 

 

Bandas de Laje 

As bandas de laje, no modelo desenvolvido no software PLAXIS 2D, foram simuladas através de apoios 

elásticos do tipo ‘Fixed-end-anchor’ considerando um comportamento elástico linear com um 

funcionamento exclusivo para esforços de compressão. 

Para a definição da rigidez axial destes elementos, foram executados modelos bidimensionais, 

apresentados na Figura 23, correspondentes à simulação do plano médio das bandas de laje, no 

software de elementos finitos SAP2000 (v20).  

 

 
 

 

 
a) piso 0 (BL0) 

 
b) pisos -1 e -2 (BL-1 e BL-2) 

 
c) piso -3 (BL-3) 

Figura 23: Modelos 2D, desenvolvidos no software SAP2000 (v20), para análise das bandas de laje 
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Nestes modelos, os elementos de betão foram modelados através de elementos de área (shell) do tipo 

membrana com um comportamento elasto-plástico com as características de um betão C35/45 e 

secções de 0,25m e 0,40m de espessura, conforme definido em [18]. Já os elementos metálicos, a 

colocar na abertura da laje ao nível do piso -3, foram modelados através de elementos barra (frame) 

com as secções HEB120 e HEB240 em aço S275 conforme indicado em [18]. 

As bandas de laje encontram-se solicitadas apenas no seu plano médio, através de cargas distribuídas 

aplicadas ao longo dos diversos alçados que confrontam o terreno, de forma a simular os impulsos por 

este exercidos. O valor destas cargas foi definido de forma iterativa atendendo aos valores resultantes 

das análises executadas no software PLAXIS 2D.  

Ao longo dos alçados que confrontam o terreno, foi usado, para a simulação do mesmo, um modelo de 

winkler, de forma a atender à reação do terreno quando solicitado. As molas utilizadas apresentam um 

comportamento multilinear elástico quando comprimidas e perfeitamente plástico quando tracionadas.  

O comportamento das molas foi definido executando fases adicionais no modelo desenvolvido no 

software PLAXIS 2D para a análise do alçado BC, substituindo os apoios elásticos representativos das 

bandas de laje por cargas concentradas de vários valores e apurando os respetivos deslocamentos 

induzidos. As curvas força-deslocamento resultantes para os vários níveis encontram-se apresentadas 

na Figura 24. 

 

 

Figura 24: Cuvas força-deslocamento definidas para os modelos de winkler 

 

Relativamente às condições de fronteira adotadas, refere-se: 

i. A restrição de todos os deslocamentos e rotações para fora do plano de análise (plano 

horizontal); 

ii. Nos pontos em que a laje irá apoiar na contenção periférica, foram impedidos os 

deslocamentos na direção paralela aos alçados que confrontam o terreno. Esta condição é 

justificada pela elevada rigidez conferida pela estrutura de contenção nessa direção; 
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iii. No que concerne ao bordo que irá apoiar no pórtico de travamento, a realizar na Rua São 

Sebastião da Pedreira, foram restringidos os deslocamentos na direção paralela ao mesmo, 

dada a elevada rigidez do pórtico no plano em que este se desenvolve; 

As malhas de elementos finitos utilizadas foram definidas recorrendo à capacidades de geração 

automática do software, impondo um limite máximo para a dimensão do lado dos elementos. Este valor 

foi determinado executando análises de sensibilidade, de forma que não se verificasse uma influência 

da densidade da malha nos resultados. 

Uma síntese das cargas aplicadas e respetivos deslocamentos máximos verificados em cada alçado, 

juntamente com a rigidez resultante e a máxima dimensão para o lado dos elementos, encontra-se 

presente na Tabela 23. 

 

Tabela 23: Cálculo da rigidez das bandas de laje tendo por base os resultados dos modelos 2D desenvolvidos no 
software SAP2000 

 BL0 
BL-1 BL-2 BL-3 

 Av. AAA Av. FPM 

F [KN] 100 100 200 550 250 

δmax [m] 1,30E-03 8,99E-05 7,96E-04 2,20E-03 6,00E-03 

 EA = F/δmax [KN/m] 7,69E+04 1,11E+06 2,51E+05 2,50E+05 4,17E+04 

Máxima dimensão dos 
elementos [m] 

0,5 0,5 0,5 0,5 1 

 

4.4 EXPERIÊNCIA LOCAL 

Com o objetivo de validar os resultados das análises numéricas efetuadas, procedeu-se a uma recolha 

de informação relativa a obras de escavação e contenção executadas nas proximidades da área a 

intervir.  

Pretende-se, assim, obter uma primeira estimativa dos deslocamentos da estrutura de contenção tendo 

por base o desempenho das várias tecnologias utilizadas nas mesmas formações geológicas, de forma 

a enquadrar os resultados obtidos pelas análises de elementos finitos, permitindo, deste modo, uma 

avaliação critica dos mesmos. 

A informação recolhida encontra-se discriminada no anexo B e sintetizada na Figura 25, onde se 

apresentam os deslocamentos máximos horizontais (δh,max) verificados durante a execução das obras 

e respetivas profundidades de escavação (H). Estes resultados encontram-se organizados atendendo 

aos diferentes tipos de estrutura de contenção empregue.  

Como é possível observar, os resultados da monitorização recolhidos encontram-se na sua totalidade 

abaixo do envelope definido pelo rácio δh,max/H=0.20% proposto por Ou et al (1993) para escavações 

em argilas. Verificando-se, no entanto, que a maioria dos resultados apresentam razões δh,max/H 

inferiores a 0.10%. 
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Figura 25: Deslocamentos máximos horizontais de estruturas de contenção verificadas em obras de escavação e 

contenção executadas nas proximidades da área a intervir e respetivas profundidades de escavação 

 

4.5 RETROANÁLISE 

De forma a validar a parametrização analítica proposta, procedeu-se, ainda, a uma retroanálise tendo 

por base os resultados da monitorização da obra de escavação e contenção executada para a 

implantação do Hotel Fénix Urban (edifício adjacente à área de intervenção).  

A descrição da obra efetuada e respetivos resultados foram consultados em [21]. Segundo o autor, a 

obra de escavação do Hotel Fénix foi efetuada ao abrigo de uma estrutura de contenção do tipo Berlim 

definitivo com 0.30m de espessura e nove níveis de ancoragens provisórias, atingindo uma 

profundidade máxima de aproximadamente 28m. 

Para efeitos de retroanálise consideraram-se os deslocamentos horizontais, medidos através de 

inclinómetros, instalados no alçado que confronta a Av. António Augusto Aguiar. Uma análise destes 

valores revela um incremento significativo, de certo modo anómalo, dos deslocamentos entre o período 

decorrente entre a conclusão dos trabalhos de escavação e o término da monitorização. Como tal, para 

a retroanálise efetuada, recorreu-se às medições correspondentes à data mais próxima do final dos 

trabalhos de escavação.  

Salienta-se que, dada a presença de dois inclinómetros instalados em períodos de tempo distintos 

neste mesmo alçado, fruto do dano realizado a um destes, durante a execução dos trabalhos, realizou-

se a soma dos valores medidos em ambos os instrumentos, procurando obter os deslocamentos 

horizontais decorrentes de todas as etapas de execução. Neste âmbito, importa referir que não foi 

possível confirmar o momento de instalação dos inclinómetros, como tal, regista-se a possibilidade de 

os deslocamentos registados não compreenderem a totalidade das fases de escavação, principalmente 

no que aos primeiros metros de escavação diz respeito. 

Previamente à adição dos valores registados em ambos os inclinómetros, realizou-se ainda uma análise 

aos deslocamentos horizontais medidos nos alvos topográficos localizados em dois alinhamentos 
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próximos da localização de cada um dos inclinómetros. Desta análise foi possível concluir acerca da 

existência de uma diferença média de aproximadamente 22% entre os deslocamentos de ambos os 

alinhamentos, potencialmente associada à presença do canto da estrutura de contenção. Como tal 

procedeu-se ao incremento de 22% dos valores registados num dos inclinómetros aquando da soma. 

Partindo dos valores medidos, e de forma a atender ao carácter tridimensional da escavação, recorreu-

se ao PSR de forma a estimar os deslocamentos para um cenário de estado plano de deformação. O 

valor do PSR obtido foi de 0,30. Definiu-se, assim, um intervalo de valores para os deslocamentos 

horizontais da estrutura de contenção delimitado pelos deslocamentos resultantes da medição direta 

dos inclinómetros e dos deslocamentos resultantes da aplicação do PSR. O resultado desta estimativa 

encontra-se apresentado na Figura 27. 

 

4.5.1 Modelo 

O modelo realizado, assumindo condições de estado plano de deformação, encontra-se exposto na 

Figura 26. O domínio de análise estende-se 17,75m para o interior da área de escavação, coincidindo, 

assim, com metade da largura de escavação (simplificação de simetria), 160m a tardoz da estrutura de 

contenção e 40m abaixo da cota final de escavação, de modo a anular a influência das condições de 

fronteira para os resultados da análise. Relativamente às condições de fronteira, refere-se ainda o uso 

da ferramenta ‘’Standard fixities’’, impondo, assim, deslocamentos nulos verticais no limite inferior do 

domínio e deslocamentos nulos horizontais limites direito e esquerdo do modelo. 

A malha de elementos finitos utilizada resultou de um refinamento progressivo de forma a avaliar os 

efeitos da densidade da mesma para os resultados. A malha resultante, composta por 2817 elementos 

triangulares de 15 nós, encontra-se apresentada na Figura 26. 

 

Figura 26: Modelo de elementos finitos desenvolvido no software PLAXIS2D para análise da obra de escavação e 
contenção do Hotel Fénix Urban – Geometria e malha de elementos finitos 
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Visto ter se verificado a afluência de água sensivelmente a partir dos 18m de profundidade no decorrer 

da escavação [21], optou-se por considerar, para esta análise em particular, um comportamento não 

drenado para o terreno pertencente a ZG2 abaixo dos 18m de profundidade. 

Relativamente ao modelo desenvolvido, refere-se ainda: 

i. O uso de cargas distribuídas para simulação do tráfego automóvel e edificações presentes na 

Av. António Augusto Aguiar nos valores de 2KN.m-2 (ψ2.sk = 0.2x10) e 10KN.m-2.piso-1; 

ii. O uso da função Mstage=0,6 de forma a atender à redistribuição de tensões verificada aquando 

da escavação alternada dos painéis da contenção do tipo berlim; 

iii. A análise em condições de escoamento permanente, para o cálculo da distribuição das 

pressões intersticiais, quando a escavação ocorreu abaixo do nível de água registado aquando 

dos trabalhos de escavação (18m de profundidade). 

A restante informação relativa à parametrização e modelo analítico usado para a simulação da obra de 

escavação e contenção do Hotel Fénix Urban pode ser consultada no anexo C. 

 

4.5.2 Resultados 

No âmbito da presente retroanálise, efetuou-se diversas iterações de modo a avaliar a sensibilidade do 

modelo á variação dos diversos parâmetros geomecânicos, particularmente, ao nível da deformada da 

parede de contenção. Para este efeito, realizou-se sete iterações distintas. 

A iteração inicial (iteração 0), contemplou os valores mínimos definidos para os parâmetros de 

resistência e rigidez de ZG1, ZG2C, ZG2E. 

As restantes iterações, consideram as variações, face à iteração inicial, que se passa a descrever: 

1) Valor máximo estimado para o ângulo de atrito de ZG1; 

2) Valores máximos dos módulos de deformabilidade E50, Eoed e Eur de ZG1; 

3) Valores máximos dos módulos de deformabilidade E50, Eoed e Eur de ZG2; 

4) Incremento do módulo de distorção inicial de ZG2 G0=1,5G0,iteração 0; 

5) Consideração de c’=15kPa, para ZG2C; 

6) Redução do módulo de deformabilidade de ZG3, para 2000MPa. 

Na Figura 27, apresenta-se a estimativa de deslocamentos horizontais da estrutura de contenção do 

Hotel Fénix Urban. 

A análise dos resultados obtidos, permite extrair as seguintes conclusões: 

i. Aos 12m de profundidade, as leituras evidenciam um incremento dos deslocamentos 

horizontais, de certo modo anómalo, atendendo ao facto de não ter sido detetada nenhuma 

singularidade de origem geológica que pudesse causar este fenómeno. Colocou-se, por isso, 

a hipótese de que este incremento resultasse do faseamento construtivo empregue. 

Nomeadamente, da escavação de painéis de dimensões superiores ao previsto, ou do 
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incremento de tempo decorrido entre a escavação e a execução da parede em betão armado 

e pré-esforço das ancoragens. Para testar esta hipótese, procedeu-se ao aumento do valor de 

Mstage para 1,0, na fase de cálculo correspondente à escavação a esta cota. O resultado, 

evidencia um bom ajuste dos deslocamentos, corroborando, assim, esta hipótese; 

ii. Os deslocamentos horizontais estimados para a parede de contenção, na totalidade das 

iterações efetuadas, apresentados na Figura 27, a partir dos 9m de profundidade, encontram-

se dentro do intervalo de valores delimitado pelos deslocamentos resultantes da medição direta 

dos inclinómetros e dos deslocamentos resultantes da aplicação do PSR. Observa-se, no 

entanto uma sobre estimativa dos deslocamentos nos 9m iniciais; 

iii. A origem desta discrepância poderá estar relacionada com a metodologia utilizada para estimar 

os deslocamentos observados, nomeadamente, a soma de informação proveniente de dois 

inclinómetros distintos, cuja data de instalação não foi possível confirmar. 

Poderá também encontrar-se associada a uma subestimativa das características 

geomecânicas da zona geotécnica ZG2, particularmente dos módulos de deformabilidade e/ou 

da coesão efetiva de ZG2C, cujo incremento, pela análise dos resultados das iterações 3), 4) 

e 5), resulta numa redução dos deslocamentos horizontais da parede de contenção e 

consequentemente um melhor ajuste dos mesmos ao intervalo de deslocamentos estimados 

resultantes da aplicação do PSR às leituras existentes; 

iv. Atendendo à incerteza desta informação, optou-se por manter a parametrização estimada 

inicialmente para ZG2, para as análises das soluções preconizadas no projeto de escavação 

periférica em estudo na presente dissertação; 

v. A magnitude do deslocamento horizontal máximo calculado não diverge significativamente do 

valor estimado através da aplicação do PSR;  

vi. A alteração de parâmetros correspondentes às características de ZG1 parece afetar apenas 

os deslocamentos na zona superficial onde se encontra esta mesma camada. Visto não ser 

claro o momento de instalação dos inclinómetros e atendendo à heterogeneidade destes 

materiais e consequente incerteza relativa à validade das suas características para as restantes 

áreas de análise, optou-se por não calibrar os parâmetros desta unidade, mantendo-se para 

as análises seguintes a parametrização estimada inicialmente; 

vii. A redução do módulo de deformabilidade de ZG3, avaliada na iteração 6), aparenta provocar 

um movimento de translação da parede de contenção, mas não uma alteração da deformada 

da mesma. Atendendo que o deslocamento horizontal máximo estimado com o módulo de 

elasticidade secante de 3303MPa, não diverge significativamente do valor esperado, optou-se 

por manter este valor. 

Atendendo ao exposto acima, constata-se que a parametrização geomecânica estimada inicialmente, 

apresentada na secção 4.2, aparenta ser adequada. Não obstante, verifica-se que não foi possível 

determinar com precisão parte dos parâmetros. Deste modo, o estudo apresentado nas secções 

seguintes, contemplará análises de sensibilidade, de modo a avaliar a influência dos referidos 

parâmetros nos resultados. 
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Estimativa dos deslocamentos horizontais da parede de contenção periférica do Hotel Fénix Urban 

 
 

 

Figura 27: Estimativa dos deslocamentos horizontais da parede de contenção periférica do Hotel Fénix Urban 
(deslocamentos positivos correspondem a deslocamentos para o interior do recinto de escavação). 

 

4.6 ANÁLISE DA SOLUÇÃO DE PROJETO - ALÇADO BC 

4.6.1 Modelo 

A análise da solução preconizada para o alçado BC baseou-se no modelo apresentado na Figura 28, 

considerando condições de estado plano de deformação.  

O modelo estende-se 40m para o interior da área de escavação, correspondendo à distância entre a 

cortina de estacas do alçado BC e a estrutura de contenção do alçado oposto. A tardoz da estrutura de 

contenção, o domínio de análise estende-se 30m, correspondente á largura do viaduto existente na Av. 

Fontes Pereira de Melo, a partir do qual se identifica, na secção em análise, o desnível para a cota da 

Rua São sebastião da Pedreira. O limite inferior do modelo prolonga-se 40m abaixo da cota final de 

escavação, de forma a eliminar a sua influência nos resultados. 

O tráfego automóvel foi considerado através de uma carga distribuída com o valor de 10kN.m-2. Este 

carregamento foi prolongado até ao tardoz da estrutura de contenção, de forma a atender a possíveis 
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sobrecargas decorrentes de equipamentos ou materiais armazenados nesta zona, no período em que 

decorrerão dos trabalhos. 

As condições de fronteira foram definidas recorrendo à ferramenta ‘’Standard fixities’’, impondo 

deslocamentos nulos verticais no limite inferior do domínio e deslocamentos nulos horizontais nos 

limites direito e esquerdo do modelo. 

A malha de elementos finitos utilizada, composta por elementos triangulares de 15 nós, apresentada 

na Figura 28, resultou de um refinamento progressivo visando eliminar o efeito da densidade mesma 

para os resultados.  

 

Figura 28: Modelo de elementos finitos desenvolvido no software PLAXIS2D para análise da solução proposta 
para o alçado BC – Geometria e malha de elementos finitos. 

 

Procurando estimar da melhor forma possível o estado de tensão inicial do solo adjacente à área a 

intervir, simulou-se, para além da escavação e execução da estrutura de contenção preconizada para 

a construção dos pisos subterrâneos do Hotel Meliã, a construção da galeria da linha amarela do 

Metropolitano de Lisboa. Para este efeito, recorreu-se ao faseamento construtivo ilustrado na Figura 

29, reportado em [28], utilizando o método convergência-confinamento, de forma a atender, 

simplificadamente, à tridimensionalidade do fenómeno. 

O faseamento da análise, resumido na Tabela A 16, presente no anexo D, procurou, então, numa 

primeira etapa, seguir o faseamento construtivo ilustrado na Figura 29, no que à construção da galeria 

da linha amarela do Metropolitano de Lisboa, diz respeito, adotando, para as fases de escavação, 

Mstage=0,55.  
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Figura 29: Sequência construtiva da galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa [28]. 

 

Numa segunda fase, simulou-se a ativação do elemento plate correspondente à cortina de estacas, 

previamente ao início dos trabalhos de escavação, seguido de um reset aos deslocamentos de forma 

a considerar, na análise a desenvolver, apenas os deslocamentos induzidos nas fases de cálculo 

seguintes. Destaca-se, neste âmbito, que o reset apenas foi aplicado aos deslocamentos, mas não às 

deformações, procurando, desta forma, a consideração das mesmas, nas fases seguintes de cálculo. 

As restantes fases de cálculo correspondem a uma escavação faseada até às cotas dos níveis de 

travamento, seguidos da aplicação dos mesmos (fixed end anchors correspondentes às bandas de laje 

e node to node anchors e embbeded beam rows, correspondentes aos comprimentos livres e de 

selagem das ancoragens provisórias respetivamente) juntamente com as paredes de revestimento. 
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4.6.2 Apresentação de resultados 

Definida a geometria, parametrização e faseamento do modelo numérico de cálculo, realizou-se 

diversas iterações de modo a avaliar a sensibilidade do mesmo á variação dos diversos parâmetros 

geomecânicos. Avaliou-se, em particular, o impacto ao nível dos deslocamentos das estruturas em 

análise: túnel do metropolitano e estrutura de contenção periférica. 

Para este efeito, efetuou-se quatro iterações distintas, visando a estimativa dos deslocamentos 

mínimos e máximos do maciço e das estruturas em apreço, bem como a análise da influência dos 

parâmetros de resistência efetiva de ZG2.  

Discriminadamente, efetuaram-se as seguintes iterações: 

a) Cenário em que se espera a estimativa dos deslocamentos máximos, tendo sido adotado os 

menores valores definidos para os parâmetros de resistência e rigidez de ZG2C, ZG2E e ZG1; 

b) Cenário em que se espera a estimativa dos deslocamentos mínimos, tendo sido adotado os 

maiores valores definidos para os parâmetros de resistência e rigidez de ZG2C, ZG2E e ZG1; 

c) Adoção dos valores mínimos de resistência e rigidez definidos para ZG2 e ZG1, considerando 

para ZG2E, c’=15kPa; 

d) Adoção dos valores dos valores máximos de resistência e rigidez definidos para a ZG2 e ZG1, 

considerando para ZG2E, c’=15kPa; 

Os parâmetros variáveis, utilizados nas análises de sensibilidade, em cada uma das iterações, 

encontram-se sintetizados na Tabela 24. No que concerne à zona ZG1, destaca-se que os parâmetros 

adotados foram os apresentados na Tabela 17, para todas as análises. 

 

Tabela 24: Iterações efetuadas no âmbito do estudo de sensibilidade. 

Iteração a) b) c) d) 

Zonas ZG1 ZG2C ZG2E ZG1 ZG2C ZG2E ZG1 ZG2C ZG2E ZG1 ZG2C ZG2E 

c’ [KPa] 0,1 0,1 20 0,1 0,1 20 0,1 15 20 0,1 15 20 

φ [°] 30 36,4 33 34 36,4 33 30 36,4 33 34 36,4 33 

K0 0,50 1,0 1,0 0,44 1,0 1,0 0,50 1,0 1,0 0,44 1,0 1,0 

E50
ref [MPa] 10  50 50 20 70 70 10  50 50 20 70 70 

Eoed
ref [MPa] 10 50 50 20 70 70 10 50 50 20 70 70 

Eur
ref [MPa] 40 150 150 80 210 210 40 150 150 80 210 210 

 

Na Figura 30, apresentam-se os outupts gráficos correspondentes aos deslocamentos totais, verticais 

e horizontais do maciço, obtidos na  última fase de cálculo, na iteração 0, a que correspondem os 

deslocamentos máximos calculados. Na Figura 31, apresentam-se outupts gráficos correspondente às 

deformações de corte, pontos de plastificação e deformadas da estrutura de contenção e túnel do 

metropolitano, para a mesma fase.
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Figura 30: Deslocamentos do maciço estimados na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado BC 
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Figura 31: Resultados obtidos na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado BC
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Na Figura 32, apresenta-se a deformada horizontal da estrutura de contenção estimada para a última 

fase de cálculo em cada iteração, bem como, os deslocamentos horizontais registados, após conclusão 

dos trabalhos de escavação, no inclinómetro instalado no centro do alçado em análise.  

  

   

Figura 32: Estimativa da deformada horizontal da estrutura de contenção - Análise do alçado BC (deslocamentos 
positivos correspondem a deslocamentos para o interior do recinto de escavação) 

 

Na Figura 33, apresenta-se os deslocamentos máximos registados para a galeria do túnel do 

Metropolitano de Lisboa durante todas as fases de cálculo para a totalidade das iterações realizadas.  

 

 

Figura 33: Deslocamentos máximos estimados em cada uma das fases de cálculo, na galeria do túnel do 
metropolitano - Análise do alçado BC 
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Uma síntese dos deslocamentos máximos estimados para a estrutura de contenção e para a galeria 

do túnel do Metropolitano de Lisboa, no decorrer de cada iteração, encontra-se na Tabela 25. A 

convenção de sinais adotada para o sentido dos deslocamentos é a seguinte: deslocamentos positivos 

correspondem na horizontal, a deslocamentos para o interior da escavação, e na vertical, a 

deslocamentos no sentido descendente. 

 

Tabela 25: Razão entre o deslocamento máximo horizontal e profundidade de escavação para todas as iterações; 
deslocamentos máximos obtidos na estrutura de contenção e na galeria do túnel do Metropolitano de Lisboa no 
decorrer de cada iteração 

Iter. 

Estrutura de Contenção TML 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝒂)
 

δhmax/H 
δmax 
[mm] 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝒂)
 

a) 0,84 8,22 100% 0,038% 3,16 2,29 2,23 100% 100% 100% 

b) 0,88 7,12 87% 0,033% 2,51 1,96 1,64 79% 86% 74% 

c) 0,96 6,03 73% 0,028% 2,62 1,78 1,97 83% 78% 88% 

d) 0,87 6,39 78% 0,029% 2,16 1,61 1,53 68% 70% 69% 

 

4.7 ANÁLISE DA SOLUÇÃO DE PROJETO - ALÇADO DE 

4.7.1 Modelo 

A solução proposta para o alçado DE difere, ao longo do seu desenvolvimento, no primeiro elemento 

de travamento instalado. Na zona em que o Túnel rodoviário do Marquês se desenvolve com seção em 

túnel, o travamento da contenção é efetuado recorrendo ao troço de banda de laje do piso 0. Já na 

zona em que o túnel se desenvolve com seção em trincheira é proposto a execução de um nível de 

ancoragens.  

De forma a analisar ambas as situações, desenvolveram-se dois modelos distintos: o modelo 1, 

apresentado na  

Figura 34, em que o 1º nível de travamento é materializado por um apoio elástico, representativo da 

banda de laje, e o modelo 2, apresentado na Figura 35, em que o elemento de travamento é 

materializado por uma ancoragem provisória. 

O domínio de análise estende-se, para ambos os modelos, 45m para o interior da área de escavação, 

correspondente à distância entre a estrutura de contenção do alçado em análise e o alçado que 

confronta a Rua São Sebastião da Pedreira; 100m e 75m a tardoz da mesma, para os modelos A e B, 

respetivamente, de forma a anular a influência das condições de fronteira para os resultados da análise. 

O limite inferior do domínio, foi tomado 30m abaixo da cota final de escavação. 

À semelhança do modelo desenvolvido para análise do alçado BC, recorreu-se, para simulação do 

tráfego automóvel, a uma carga distribuída de 10KN.m-2, prolongada até a estrutura de contenção, por 

forma a considerar possíveis sobrecargas decorrentes de equipamentos ou materiais. 
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As condições de fronteira foram definidas recorrendo igualmente à ferramenta ‘’Standard fixities’’ 

impondo deslocamentos nulos verticais nos limites inferiores e deslocamentos nulos horizontais nos 

limites laterais dos modelos. 

As malhas de elementos finitos utilizadas, compostas por elementos triangulares de 15 nós, 

apresentadas nas  

Figura 34 e Figura 35, decorreram também de um refinamento progressivo de forma a avaliar os efeitos 

da mesma para os resultados. 

 

 

Figura 34: Modelo de elementos finitos desenvolvido no software PLAXIS2D para análise da solução proposta para 

o alçado DE – Modelo 1 – Geometria e malha de elementos finitos. 

 

 

Figura 35: Modelo de elementos finitos desenvolvido no software PLAXIS2D para análise da solução proposta para 
o alçado DE – Modelo 2 – Geometria e malha de elementos finitos. 
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Analogamente ao efetuado na análise da solução de contenção do alçado BC, simulou-se, para além 

da escavação e execução da estrutura de contenção preconizada para a construção dos pisos 

subterrâneos, a construção da galeria do TRM, procurando estimar da melhor forma possível o estado 

de tensão inicial do solo adjacente à área a intervir, previamente ao início dos trabalhos de escavação. 

O faseamento da análise, resumido na Tabela A 17 e Tabela A 18, presentes no anexo D, procurou, 

então, numa primeira etapa, seguir o faseamento construtivo associado à construção do TRM. Numa 

segunda fase, seguiu o faseamento construtivo proposto para a escavação necessária à construção 

dos pisos enterrados e semienterrados do Hotel Meliã, de forma análoga à descrita para a análise do 

alçado BC. 

 

4.7.2 Apresentação de resultados 

De modo idêntico ao efetuado aquando da análise da solução proposta para o alçado BC, realizou-se 

um conjunto de iterações com o objetivo de avaliar a sensibilidade dos modelos à variação dos 

parâmetros geotécnicos das zonas geotécnicas ZG2 e ZG3. Para este efeito, recorreu-se às iterações 

descritas na secção 4.6.2. 

Os parâmetros variáveis, utilizados nas análises de sensibilidade, em cada uma das iterações, 

encontram-se sintetizados na Tabela 24 

Uma síntese dos deslocamentos máximos estimados para estrutura de contenção e galeria do túnel do 

rodoviário do Marquês obtidos no decorrer de cada iteração encontram-se apresentadas na Tabela 26 

e Tabela 27. 

Na Figura 36 e Figura 37, apresentam-se os outupts gráficos correspondentes aos deslocamentos 

totais, verticais e horizontais do maciço, obtidos na  última fase de cálculo, na iteração 0, a que 

correspondem os deslocamentos máximos calculados, para os modelos 1 e 2 respetivamente. Na 

Figura 38 e Figura 39, apresentam-se outupts gráficos correspondente às deformações de corte, pontos 

de plastificação e deformadas da estrutura de contenção e túnel do metropolitano, para a mesma fase, 

para os modelos 1 e 2 respetivamente.  

 

Tabela 26: Razão entre o deslocamento máximo horizontal e profundidade de escavação para todas as iterações; 
deslocamentos máximos obtidos na estrutura de contenção e no túnel Rodoviário do Marquês no decorrer de cada 
iteração (Modelo 1). 

Modelo 1 

Iter. 

Estrutura de Contenção TRM 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅
𝐡,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
δhmax/H 

δmax 
[mm] 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅
𝐡,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 

a) 2,12 12,98 100% 0,059% 7,79 1,66 7,61 100% 100% 100% 

b) 1,87 12,83 99% 0,059% 7,40 1,85 7,16 95% 111% 94% 

c) 1,88 11,32 87% 0,052% 6,93 1,05 6,85 89% 63% 90% 

d) 1,66 11,09 85% 0,051% 6,59 1,21 6,48 85% 73% 85% 
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Figura 36: Deslocamentos do maciço estimados na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado DE – Modelo 1 
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Figura 37: Resultados obtidos na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado DE – Modelo 1 
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Figura 38: Deslocamentos do maciço estimados na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado DE – Modelo 2 
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Figura 39: Resultados obtidos na última fase de cálculo na iteração 0 - Análise do alçado DE – Modelo 2
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Tabela 27: Razão entre o deslocamento máximo horizontal e profundidade de escavação para todas as iterações; 
deslocamentos máximos obtidos na estrutura de contenção e no túnel Rodoviário do Marquês no decorrer de cada 
iteração (Modelo 2) 

Modelo B 

Iter. 

Estrutura de Contenção TRM 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
δhmax/H 

δmax 
[mm] 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐯,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 

a) 2,98 14,45 100% 0,063% 9,639 1,817 9,636 100% 100% 100% 

b) 2,62 14,53 101% 0,063% 9,703 2,038 9,697 101% 112% 101% 

c) 2,98 14,45 100% 0,063% 9,639 1,187 9,636 100% 65% 100% 

d) 2,40 12,59 87% 0,055% 8,746 1,291 8,742 91% 71% 91% 

 

Na Figura 40, apresenta-se a deformada horizontal da estrutura de contenção estimada para a última 

fase de cálculo em cada iteração, de ambos os modelos. Evidenciam-se ainda, na Figura 40, os 

deslocamentos horizontais registados, após conclusão dos trabalhos de escavação, nos inclinómetros 

mais próximos das secções em análise. 

  

Deslocamentos horizontais - Cortina de estacas - Última fase de cálculo 
 

     

 

Figura 40: Estimativa da deformada horizontal da estrutura de contenção - Análise do alçado DE (deslocamentos 
positivos correspondem a deslocamentos para o interior do recinto de escavação) 
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Na Figura 41 e Figura 42, mostram-se, respetivamente, os deslocamentos máximos estimados em cada 

fase de cálculo, para o túnel rodoviário do Marquês de Pombal, em cada uma das quatro iterações, 

para o modelo 1 e 2. 

 

 

Figura 41: Deslocamentos máximos estimados em cada uma das fases de cálculo, no túnel rodoviário do Marquês 
de Pombal - Análise do alçado DE - Modelo 1 

 

 

Figura 42: Deslocamentos máximos estimados em cada uma das fases de cálculo, , no túnel rodoviário do Marquês 
de Pombal - Análise do alçado DE - Modelo 2 

 

4.8 DISCUSSÃO DE RESULTADOS 
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No que diz respeito aos deslocamentos horizontais e verticais das estruturas de contenção, todas as 
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aproximadamente 8mm e 15mm, para as cortinas de estacas presentes nos alçados que confrontam a 

Av. Fontes Pereira de Melo e a Av. António Augusto Aguiar respetivamente. Relativamente aos 

deslocamentos verticais estimam-se na totalidade das análises efetuadas, valores inferiores a 3mm. 

As diversas iterações efetuadas permitiram constatar que os modelos apresentam sensibilidade aos 

parâmetros variáveis considerados, tendo se concluído, como esperado,  que a combinação de valores 

superiores de rigidez para ZG1 e ZG2, combinados com o valor máximo de coesão efetiva para ZG2C, 

resultam em deslocamentos inferiores, quando comparado com os resultados obtidos nas iterações em 

que se adotaram os valores mínimos estimados para os referidos parâmetros. 

Destaca-se, no entanto, que em termos absolutos, a influencia ao nível dos deslocamentos estimados 

não é significativa, tendo-se registado diferenças máximas de aproximadamente 22% e 15% na 

magnitude dos deslocamentos estimados, na análise dos alçados BC e DE respetivamente. 

Salienta-se também que as razões entre o deslocamento máximo horizontal estimado e profundidade 

de escavação resultaram inferiores a 0.1%, concordando, assim, com os valores registados 

anteriormente em obras semelhantes, conforme ilustrado na Figura 43. 

 

 

Figura 43: Deslocamentos máximos horizontais de estruturas de contenção verificadas em obras de escavação e 
contenção executadas nas proximidades da área a intervir e estimativas obtidas para as cortinas de estacas do 
Hotel Meliã e respetivas profundidades de escavação 

 

A comparação dos deslocamentos horizontais estimados com os valores registados nos inclinómetros, 

após conclusão dos trabalhos de escavação, revela, na generalidade das situações, uma boa 

concordância.  

Em particular, no modelo realizado para análise da estrutura de contenção que confronta com a Av. 

Fontes Pereira de Melo, verifica-se uma boa concordância entre os valores de deslocamentos 

horizontais estimados e as medições efetuadas em toda a profundidade da contenção, exceto nos 6m 

iniciais.  

A divergência observada, aparenta encontrar-se associada a uma incorreta estimativa da rigidez da 

banda de laje do piso 0. Poderá também estar relacionada com um faseamento de execução distinto 

do previsto em projeto, e consequentemente, do faseamento empregue no modelo numérico de cálculo. 
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Nomeadamente, através da realização de uma escavação mais profunda, previamente à execução do 

troço de laje ao nível do piso 0. 

Relativamente aos deslocamentos estimados nos modelos executados para análise da estrutura de 

contenção que confronta a Av. António Augusto Aguiar, destaca-se: 

i. O deslocamento horizontal máximo, registado no inclinómetro I2, encontra-se dentro do 

intervalo de valores estimados no primeiro modelo. No modelo 2, verifica-se uma subestimativa 

do deslocamento máximo, face às leituras medidas no inclinómetro I1; 

ii. Observa-se, no modelo 1, ao nível dos primeiros metros de escavação uma subestimativa dos 

deslocamentos, potencialmente associada a uma incorreta avaliação da rigidez da banda de 

laje; 

iii. De uma forma geral, verifica-se que a solução em que a ancoragem é o primeiro elemento de 

travamento resulta em deslocamentos globalmente superiores quando comparados com o 

modelo em que se encontra presente o troço da banda de laje do piso 0; 

iv. Verifica-se ainda uma sobreestimativa dos deslocamentos horizontais, perto da cota final de 

escavação, potencialmente associada uma subestimativa dos parâmetros de rigidez e/ou 

resistência dos materiais presentes nestas cotas, particularmente, daqueles presentes no 

interior do recinto de escavação.  

 

4.8.2 Deslocamentos dos túneis adjacentes ao recinto de escavação 

Galeria da linha amarela do túnel do Metropolitano de Lisboa 

Relativamente aos deslocamentos da galeria do túnel do Metropolitano de Lisboa, apresentam-se, na 

Figura 44 e Figura 45, respetivamente, os deslocamentos verticais e os deslocamentos na direção 

transversal ao desenvolvimento do túnel, medidos em uma das marcas topográficas instalada nos 

carris. No que diz respeito aos deslocamentos horizontais e verticais medidos nos alvos topográficos 

instalados na estrutura do túnel, registam-se, segundo [29], valores máximos de 2mm. 

Nas análises numéricas efetuadas, refere-se que todas as iterações verificam o critério de alerta (7mm) 

para a estimativa dos deslocamentos horizontais e verticais, tendo-se estimado deslocamentos 

horizontais e verticais de aproximadamente 2mm, aparentemente concordantes com as leituras dos 

deslocamentos efetuadas, na referida infraestrutura, no âmbito do plano de instrumentação e 

monitorização definido em projeto. 
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Figura 44: Resultados da monitorização topográfica da galeria da linha amarela do túnel do Metropolitano de Lisboa 
– Deslocamentos na direção vertical medidos na marca topográfica MS2.1 [29] 

 

Figura 45: Resultados da monitorização topográfica da galeria da linha amarela do túnel do Metropolitano de Lisboa 

– Deslocamentos na direção transversal ao desenvolvimento do túnel medidos na marca topográfica MS2.1 [29] 

 

Túnel rodoviário do Marquês de Pombal 

No que ao túnel rodoviário do Marquês de Pombal diz respeito, apresentam-se, na Figura 46 e Figura 

47, respetivamente, os deslocamentos verticais e os deslocamentos na direção transversal ao 

desenvolvimento do túnel, medidos no alvo topográfico instalado na estrutura do túnel, onde se 

verificaram os máximos deslocamentos.  

 

 

Figura 46: Resultados da monitorização topográfica do túnel rodoviário do Marquês de Pombal – Deslocamentos 
na direção vertical medidos no alvo topográfico S5.2 [29] 

 

 

Figura 47: Resultados da monitorização topográfica do túnel rodoviário do Marquês de Pombal – Deslocamentos 

na direção transversal ao desenvolvimento do túnel medidos no alvo topográfico S5.2 [29] 
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Nos modelos numéricos desenvolvidos, estimam-se na generalidade dos cálculos realizados, 

deslocamentos horizontais que superam o critério de alerta (7mm), mas que se apresentam inferiores 

ao critério de alarme (10mm). Exceção a esta afirmação, são as estimativas obtidas nas iterações c) e 

d), no modelo 1, correspondente á análise do troço do alçado DE, em que o primeiro nível de travamento 

é materializado por uma banda de laje e a coesão efetiva de ZG2C, foi considerada não nula, igual a 

15kPa. 

Conclui-se assim que o primeiro nível de travamento, materializado por uma banda de laje, se revelou, 

no modelo de cálculo, em comparação com os resultados obtidos no modelo 2, mais eficaz do que a 

ancoragem provisória prevista no restante alçado, no que à limitação dos deslocamentos do TRM diz 

respeito. 

Relativamente aos deslocamentos verticais, a totalidade das análises efetuadas resultou em 

estimativas consideravelmente inferiores aos critérios de alerta e de alarme, compreendidas entre 1mm 

e 2mm. 

Atendendo ao exposto acima, verifica-se que os cálculos efetuados resultaram numa sobre estimativa 

dos deslocamento horizontais e numa subestimativa dos deslocamentos verticais do túnel, apesar de 

a estimativa dos deslocamentos horizontais da estrutura de contenção, ter resultado semelhante aos 

valores reais, no modelo 2, e inferior, no modelo 1, o que poderia sugerir, à partida, que a magnitude 

dos deslocamentos resultantes na estrutura do túnel, resultassem iguais ou inferiores aos valores 

medidos. 

Neste enquadramento, aponta-se como potencial razão uma incorreta avaliação das características de 

rigidez dos depósitos de aterro, onde se insere a estrutura do túnel. 

A análise das distorções deviatóricas estimadas, confirma que, ao contrário do esperado inicialmente, 

a magnitude das distorções se encontra, na generalidade do domínio de análise, e, em particular, junto 

da estrutura do túnel, abaixo de 10-3, encontrando-se, assim, segundo o exposto na Figura 7, na gama 

das pequenas deformações.  

Deste modo, a rigidez adotada para ZG1, poderá efetivamente encontrar-se subestimada, na medida 

em que o modelo HS adotado, não contempla a degradação da rigidez neste domínio, ao contrário do 

modelo HSsmall implementado para ZG2. 
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5. PROPOSTA DE SOLUÇÃO ALTERNATIVA – CONTRAFORTES DE ESTACAS 

Neste capítulo, apresenta-se uma solução alternativa, desenvolvida no âmbito do presente trabalho, 

para a execução dos três pisos enterrados e três pisos semienterrados do empreendimento em apreço. 

Para este efeito, efetua-se a descrição da solução, seguida das análises numéricas tridimensionais 

referentes às verificações de estado limite de serviço, esperadas condicionantes, das soluções 

correspondentes aos alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto 

Aguiar, nas quais se desenvolvem a galeria da linha amarela do Metropolitano de Lisboa e o Túnel 

Rodoviário do Marquês de Pombal respetivamente. 

As análises desenvolvidas foram executadas recorrendo ao software de elementos finitos PLAXIS 3D. 

 

5.1 DESCRIÇÃO DA SOLUÇÃO 

Como alternativa às soluções definidas em projeto, para o travamento das cortinas de estacas dos 

alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto Aguiar, propõe-se uma 

solução de contenção, recorrendo a troços de laje dos futuros pisos enterrados, que, atuando como um 

conjunto de vigas horizontais, resistem aos impulsos atuantes na contenção e os encaminham para 

contrafortes.  

No que concerne aos referidos contrafortes, prevê-se que os mesmos poderão ser materializados por 

meio de cortinas de estacas secantes de 800mm de diâmetro, afastadas, a eixo, de 0,60m, 

considerando uma alternância de estacas armadas e não armadas, dispostos perpendicularmente ao 

alinhamento da parede de contenção periférica, no interior da escavação, afastados, ao longo da 

periferia do recinto a intervir, em média, de 6m entre si. Destaca-se que estes elementos deverão ser 

executados previamente aos trabalhos de escavação, e demolidos apenas quando construída a 

estrutura definitiva até ao piso 0. 

As estacas que materializaram os contrafortes, atingirão profundidades máximas de aproximadamente 

33m, de modo a garantir um encastramento mínimo de 4m do estrato basáltico. Quanto à extensão dos 

contrafortes em planta, prevê-se que os mesmo apresentem um desenvolvimento de 6m. 

Os troços de laje, a executar, na totalidade dos pisos enterrados, na fase de escavação, deverão 

acompanhar a periferia do recinto de escavação em toda a extensão dos alçados que confrontam as 

Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto Aguiar, apresentando uma largura de 3m, e uma 

espessura igual à prevista no projeto de estabilidade (0,25m). 

Na Figura 48, apresenta-se uma planta da solução em apreço. 

A referida solução, de índole passiva, revela-se menos intrusiva no maciço a conter, evitando o uso de 

ancoragens pré-esforçadas, procurando, desta forma, a minimização dos impactos nos tuneis 

adjacentes.  
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Figura 48: Planta da solução alternativa, sem escala 

 

Por outro lado, permitirá ainda a dispensa do pórtico de pórtico de travamento previsto no alçado que 

confronta a Rua São Sebastião da Pedreira.  

Relativamente ao processo construtivo, destaca-se ainda que a solução agora proposta, poderá ser 

executada recorrendo à mesma tecnologia que que a parede de contenção, dispensando assim, a 

necessidade de mobilização de outros equipamentos. 

Salienta-se, no entanto, que os contrafortes apenas serão necessário na fase provisória da obra, não 

integrando assim a estrutura definitiva, o que se traduz custos acrescidos associados à demolição 

destes elementos.  

 

5.2 MODELO 

O estudo da solução alternativa de contenção, para os alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira 

de Melo e Av. António Augusto Aguiar, teve por base a realização de análises de elementos finitos 

tridimensionais, recorrendo-se ao software PLAXIS 3D, simulando as principais fases construtivas. 

A análise desenvolvida consistiu no estudo de dois módulos tipo, tido como representativos, das 

soluções previstas para ambos os alçados.  
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O domínio de análise foi definido tendo por base a geometria das secções bidimensionais, 

apresentadas na Figura 28 e Figura 34, correspondentes aos modelos numéricos que serviram de base 

à análise das soluções definidas no projeto de escavação e contenção periférica, alvo de estudo no 

capítulo 4. Para este efeito, considerou-se uma extrusão, em 18m, correspondente à largura de 

influência de três contrafortes, das referidas secções. 

Na modelação desenvolvida, as cortinas de estacas, estruturas de ambos os túneis e bandas de laje 

foram simulados através de elementos de área do tipo “plate”, de comportamento elástico linear, com 

as características apresentadas na Tabela 28. No que concerne às cortinas de estacas, refere-se que 

a espessura adotada para as mesmas, nos modelos de cálculo, foi calculada de forma a obter uma 

secção retangular equivalente, com a inércia correspondente à cortina de estacas. 

Relativamente à parametrização geomecânica, refere-se o uso dos modelos constitutivos e respetivos 

parâmetros, utilizados nas iterações “a)”, realizadas no âmbito da análise das soluções de projeto, 

apresentada no capítulo 4, para as quais se obteve a estimativa máxima de deslocamentos. 

Relativamente às condições de fronteira, refere-se: 

i. a inexistência de qualquer restrição aos deslocamentos na fronteira superior; 

ii. a imposição de deslocamentos nulos no limite inferior do domínio; 

iii. a imposição de deslocamentos nulos na direção normal ao plano, nas fronteiras laterais dos 

modelos (planos normais ao eixo x e y).  

O tráfego automóvel foi considerado através de uma carga distribuída com o valor de 10kN.m-2. Este 

carregamento foi prolongado até ao tardoz da estrutura de contenção, de forma a atender a possíveis 

sobrecargas decorrentes de equipamentos ou materiais armazenados nesta zona, no período em que 

decorrerão dos trabalhos. 

 

Tabela 28: Características dos elementos constituintes da estrutura do túnel do Metropolitano de Lisboa. 

 
TML TRM Cortina de estacas 

  Abóbada Soleira Hasteais 
φ600mm 
//1,25m 

Laje de 
soleira 

Laje de 
cobertura 

Ø800mm 
//1,20m 

Ø800mm 
//0,60m 

Tipo de 
elemento 

Plate Plate Plate Plate Plate Plate Plate Plate 

Modelo 
constitutivo 

Elástico 
linear 

Elástico 
linear 

Elástico 
linear 

Elástico 
linear 

Elástico 
linear 

Elástico linear 
Elástico 
linear 

Elástico 
linear 

E1 [kN/m2] 15,00x106 15,00x106 15,00x106 6,80x106 2,31x107 2,31x107 1,30x107 3,30x107 

E2 [kN/m2] 15,00x106 15,00x106 15,00x106 3,40x104 2,31x107 2,31x107 6,48Ex104 3,30x107 

G12 [kN/m2] 6,25x106 5,02x106 6,25x106 2,83x104 9,63x106 9,63x106 5,40x104 1,38x107 

G13 [kN/m2] 6,25x106 5,02x106 6,25x106 1,26x105 9,63x106 9,63x106 2,40x105 1,38x107 

G23 [kN/m2] 6,25x106 5,02x106 6,25x106 3,78x104 9,63x106 9,63x106 7,20x104 1,38x107 

γ [KN/m3] 15,50 15,50 15,50 9,15 15,50 15,50 11,08 17,59 

υ 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 

deq [m] 0,65 0,25 1 0,43 0,20 0,40 0,59 0,74 
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A geometria e malha de elementos finitos utilizadas, compostas por elementos tetraédricos de 10 nós, 

dos modelos tridimensionais desenvolvidos para análise da solução alternativa de contenção dos 

alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto Aguiar, encontram-se  

apresentadas na Figura 49 e Figura 50 respetivamente. 

 

 

 
 

Figura 49: Modelo de elementos finitos 
desenvolvido no software PLAXIS 3D 
para análise da solução alternativa 
proposta para o alçado BC – Geometria 
e malha de elementos finitos 

Figura 50:Modelo de elementos finitos desenvolvido no software 
PLAXIS 3D para análise da solução alternativa proposta para o 
alçado DE – Geometria e malha de elementos finitos 

 

Refere-se que as malhas de elementos resultaram de um refinamento progressivo, visando eliminar o 

efeito da densidade mesma para os resultados.  

O faseamento de cálculo adotado, partiu de uma fase de geração do estado de tensão inicial. Numa 

segunda fase, simulou-se a ativação do elemento plate correspondente à cortina de estacas, 

previamente ao início dos trabalhos de escavação, seguido de um reset aos deslocamentos de forma 

a considerar, na análise a desenvolver, apenas os deslocamentos induzidos nas fases de cálculo 

seguintes. As restantes fases de cálculo correspondem a uma escavação faseada até às cotas dos 

futuros pisos enterrados, seguidos da aplicação das bandas de laje, até atingir a cota máxima de 

escavação. 

 

5.3 RESULTADOS 

Os deslocamentos máximos, estimados para as estruturas de contenção e para os túneis rodoviário do 

Marquês de Pombal e do Metropolitano de Lisboa, apresentam-se na Tabela 29. 

 

ZG1 

ZG2C 

ZG3 

ZG2E 

ZG1 

ZG2C 

ZG3 

ZG2E 
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Tabela 29: Razão entre o deslocamento máximo horizontal e profundidade de escavação para todas as iterações; 
deslocamentos máximos obtidos na estrutura de contenção e no túnel Rodoviário do Marquês no decorrer de cada 
iteração (Modelo 1). 

Iter. 

Estrutura de Contenção TM / TRM 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱

𝛅𝐡,𝐦𝐚𝐱
𝒂)

 
δhmax/H 

δmax 
[mm] 

δv,max 

[mm] 
δh,max 

[mm] 

Av. FPM 5,14 27,60 213% 0,126% 6,34 2,91 5,81 

Av. AAA 3,75 23,11 178% 0,106% 6,00 0,72 5,96 

 

Na Figura 51, apresentam-se ou outputs gráficos, com os deslocamentos totais estimados para o 

maciço e para os túneis existentes, na última fase de cálculo de ambos os modelos. 

 

5.4 ANÁLISE DOS RESULTADOS 

A magnitude dos deslocamentos estimados, permite concluir, que a solução proposta aparenta cumprir 

os critérios de alerta e de alarme previstos para os túneis existentes, tendo sido estimados 

deslocamentos máximos de aproximadamente 6mm. 

Relativamente aos deslocamentos da estrutura de contenção, estimam-se deslocamentos horizontais 

máximos de aproximadamente 28mm e 23mm, para os alçados que confrontam a Av. Fontes Pereira 

de Melo e Av. António Augusto Aguiar, respetivamente. Destaca-se que estes valores se encontram 

próximos do valor de 25mm, definido como critério de alerta, mas abaixo do critério de alarme definido 

em projeto (45mm).  

Refere-se ainda que as razões entre o deslocamento máximo horizontal e profundidade de escavação, 

obtidas, para ambos os alçados, resultaram próximas de 0.1%, concordando, assim, com os valores 

registados anteriormente em obras de escavação próximas do recinto de intervenção. 

Deste modo, apesar dos valores estimados resultarem superiores aos valores registados pelas 

soluções definidas em projeto e implementadas em obra, as mesmas aparentam ser adequadas, no 

que aos estados limites de deformação diz respeito. 

A análise dos deslocamentos totais estimados no maciço revela um perfil de deslocamentos 

consideravelmente distinto do observado nos modelos de cálculo desenvolvidos para o estudo das 

soluções de projeto, verificando-se que os deslocamentos máximos se dão perto da superfície e que 

os mesmos reduzem em profundidade, exibindo, assim, o comportamento típico de uma estrutura em 

consola e não de uma estrutura multi-apoiada como é o caso da estrutura de contenção definida em 

projeto. 

Importa referir, no entanto, que as análises desenvolvidas carecem ainda das verificações de 

segurança referentes aos estados limites últimos, nomeadamente de resistência à compressão, de 

resistência à tração, de resistência à flexão e de resistência ao esforço transverso de todos os 

elementos de betão armado, que não foram alvo de análise do presente trabalho. 



78 
 

  

  
Figura 51: Deslocamentos totais do maciço e dos túneis existente, estimados na última fase de cálculo, em ambos os modelos - Análise de solução alternativa 
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6. CONSIDERAÇÕES FINAIS 

6.1 CONCLUSÕES 

Verifica-se, atualmente, uma crescente complexidade que cada vez mais afeta os projetos e as obras, 

quer a complexidade intrínseca devido ao complicado comportamento dos solos e da interação solo-

estrutura, quer a que resulta dos fatores de enquadramento, nomeadamente da elevada e diversa 

ocupação do meio envolvente à superfície e em profundidade. 

As obras de escavação e contenção evidenciam-se complexos problemas de interação solo-estrutura 

que dependem de vários fatores/variáveis como as caraterísticas hidrogeológicas e geotécnicas locais, 

a rigidez do sistema de contenção, a estabilidade da escavação, a geometria da escavação e da 

sequência e método construtivo. 

Para o estudo dos mesmos vários tipos de métodos estão disponíveis, nomeadamente métodos de 

índole empírica e numérica. O reconhecimento da incapacidade dos métodos clássicos de raiz 

empírica, para fornecer toda a informação necessária para o dimensionamento, e de quantificar 

adequadamente os esforços desenvolvidos nos elementos estruturais em situações cujo grau de 

complexidade excede as simplificações inerentes aos métodos convencionais, tem conduzido ao uso 

corrente da análise numérica, favorecendo-se o uso do método dos elementos finitos, dando, assim, 

resposta à necessidade de, para além dos esforços nos elementos estruturais, quantificar os 

deslocamentos no meio envolvente induzidos pela escavação. 

No que diz respeito à determinação dos impactos decorrentes das obras de escavação, verifica-se que 

métodos de índole empírica permitem compreender de uma forma geral o comportamento das mesmas, 

mas o seu campo de aplicação apresenta limitações.  

A modelação numérica apresenta-se como uma ferramenta eficiente para investigar e prever o 

comportamento de obras de escavação dada a possibilidade de integrar na análise simultaneamente 

aspetos geotécnicos e estruturais, a sequência construtiva, etc. No entanto, a qualidade dos resultados 

depende fortemente da qualidade da informação usada como input, da adequabilidade dos modelos 

constitutivos utilizados e do nível de simplificação considerado. 

Verifica-se ainda que vários aspetos necessitam de ser considerados de forma a alcançar boas 

previsões recorrendo à análise numérica, destacando-se a degradação da rigidez não linear 

característica dos solos. É, no entanto, necessário reconhecer que pode não ser prático ou de todo 

exequível considerar a totalidade dos aspetos que influenciem a análise, sendo necessário discernir 

quais os mais importantes e executar as simplificações necessárias. 

O elevado grau de incerteza associado aos métodos de análise empregues e às propriedades dos 

geomateriais adotadas impossibilitam que o controlo do risco seja efetuado recorrendo exclusivamente 

a análises e estudos efetuados previamente à execução da obra, verificando-se, assim, a necessidade 

de implementar um plano de instrumentação e monitorização, de forma a aferir o verdadeiro 

comportamento das soluções adotadas bem como para validar e atualizar os modelos de cálculo 

utilizados. 
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Efetuou-se o enquadramento do caso de estudo, a obra de escavação e contenção periférica 

necessária à construção da nova unidade hoteleira, o Hotel Meliã, a implantar na Av. Fontes Pereira 

de Melo, destacando os diversos condicionamentos existentes. Efetuou-se ainda a descrição das 

soluções propostas em projeto e o respetivo plano de instrumentação e monitorização. 

Apresentado o caso de estudo em análise, efetuou-se uma recolha de informação referente a 

escavações efetuadas nas imediações do recinto de intervenção, que permitiu verificar que os 

deslocamentos horizontais máximos obtidos, se encontram, na maioria dos casos, abaixo de 0,10% da 

profundidade de escavação. 

Visando a validação da caracterização geomecânica dos materiais interessados, realizou-se uma  retro 

análise, por meio de análises de elementos finitos bidimensionais, tendo por base os resultados da 

monitorização da obra de escavação e contenção periférica do edifício adjacente ao lote em apreço 

(Hotel Fénix). 

Realizaram-se as análises numéricas bidimensionais referentes às verificações de estado limite de 

serviço, esperadas condicionantes, apenas das soluções correspondentes aos alçados que confrontam 

as Av. Fontes Pereira de Melo e Av. António Augusto Aguiar, nas quais se desenvolvem a galeria da 

linha amarela do Metropolitano de Lisboa e o Túnel Rodoviário do Marquês de Pombal respetivamente. 

Os resultados obtidos, revelaram uma boa concordância no que aos deslocamentos das estruturas de 

contenção medidos no âmbito do planto de instrumentação e monitorização da obra, mas uma sobre 

estimativa dos deslocamentos dos túneis existentes. 

Propôs-se uma solução alternativa de contenção dos alçados que confrontam as Av. Fontes Pereira de 

Melo e Av. António Augusto Aguiar, contemplando contrafortes, materializados por meio de cortinas de 

estacas secantes, dispostos perpendicularmente ao alinhamento da parede de contenção periférica, 

no interior da escavação. 

A referida solução alternativa, foi analisada através de análises de elementos finitos tridimensionais, 

tendo-se verificado que a mesma é capaz de garantir os estados limites de serviço de deformação dos 

túneis adjacentes, infraestruturas particularmente sensíveis, bem como de deformação das estruturas 

de contenção. 

 

6.2 DESENVOLVIMENTOS FUTUROS 

Concluído o presente trabalho, referem-se os seguintes possíveis desenvolvimentos futuros para 

prosseguimento das análises desenvolvidas: 

i. Análise da totalidade das soluções adotadas num modelo tridimensional, particularmente as 

soluções alternativas concebidas;  

ii. Realização das verificações de estado limite último associadas à solução alternativa proposta. 
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ANEXO A1 – ENSAIOS DE PENETRAÇÃO DINÂMICA 

Resultados dos ensaios de penetração, NSPT, e os correspondentes valores normalizados, (N1)60. 

Fatores corretivos associados aos resultados do ensaio SPT em areias 

 

   

Figura A 1: Resultados dos ensaios de penetração dinâmica (SPT) 
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(𝑁1)60 =
𝐸𝑅𝑟

60
∙ 𝜆 ∙ 𝐶𝑁 ∙ 𝑁𝑆𝑃𝑇 

ERr: Eficiência do sistema de cravação, tomado igual a 60% 

λ: Fator corretivo relacionado com o comprimento das varas (EC7): 

Comprimento total das varas (m): 

− 3 – 4 m → λ=0,75  

− 4 – 6 m → λ =0,85  

− 6 – 10 m → λ =0,95  

− > 10 m → λ =1,00  

CN: Fator corretivo relacionado com a tensão efetiva de recobrimento (EC7): 

− Areia normalmente consolidada, ID<40 a 60% → CN=200/(100 + ’v) 

− Areia normalmente consolidada, ID=60 a 80% → CN=300/(200 + 'v) 

− Areia sobreconsolidada (ID>80%) → CN=170/(70 + 'v) 

Notas: 

'v em kPa, assim para um tensão efetiva de recobrimento de 100 kPa tem-se CN=1 

Não são recomendáveis valores de CN superiores a 2 (ou preferivelmente 1,5) 
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Valores de N*SPT, correspondentes à extrapolação dos valores de NSPT para a penetração do 

ensaio 

 

Figura A 2: Valores de N*SPT, correspondentes à extrapolação dos valores de NSPT para a penetração do 
ensaio 
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ANEXO A2 – CORRELAÇÕES PARA PARAMETRIZAÇÃO GEOTÉCNICA 

Tabela A 1: Correlação entre a compacidade (ID), número de pancadas do ensaio SPT normalizado, (N1)60, o 

ângulo de atrito interno (φ’) e o módulo de elasticidade (E) (adaptado de EC7). 

 
Muito solta Solta 

Medianamente 
densa 

Densa Muito densa 

ID [%] 0 - 15 15 -35 35 - 65 65 - 85 85 - 100 

(N1)60 0 - 3 3 - 8 8 - 25 25 - 42 42 - 58 

E [MPa] 10 15 25 45 75 

φ’ [°] 30 33 36 39 41 

Para areias finas, os valores de (N1)60 devem ser reduzidos por 55/60;  
Para areias grosseiras, os valores de (N1)60 devem ser aumentados de 65/60;  

Para areias siltosas os valores de φ’ devem ser reduzidos em 3º.  

Para cascalhos os valores de φ’ devem ser aumentados em 2º.  

 

Tabela A 2: Gama típica de valores para Es (módulo de deformabilidade secante) em diversos tipos de solo 
propostos por Bowles, 1988 (adaptado de [13]). 

Tipo de Solo Es [MPa] 

Argila muito mole 2 a 15 

Argila mole 5 a 25 

Argila de consistência média 15 a 50 

Argila rija 50 a 100 

Argila arenosa 25 a 250 

Areia siltosa 5 a 20 

Areia solta 10 a 25 

Areia densa 50 a 81 

Cascalho solto 50 a 150 

Cascalho denso 100 a 200 

Silte 2 a 20 

  

Correlações empíricas para estimativa da rigidez de ZG1 

Tabela A 3: Correlações empíricas para estimativa do módulo de deformabilidade da zona geotécnica ZG1 

    (N1)60 8 16 29 

Referência Domínio de aplicação Correlação    

(Bowles, 1988) [13] Areia argilosa [kPa] Es=320(N+15) 7 10 14 

(Bowles, 1988) [13] Areia siltosa Es=300(N+6) 4 7 10 

(Bowles, 1988) [13] Areia normalmente consolidada Es=500(N+15) 11 15 22 

[27] 
Siltes, siltes arenosas e solos ligeiramente 
coesivos [kPa] 

Es=400N 3 6 12 

[27] 
Areias finas e médias limpas e siltes 
arenosos, [kPa] 

Es=700N 5 11 20 

[K&M] Areia com partículas finas Es=5paN 4 8 14 

  Média: 6 10 15 

  Desvio padrão: 3 3 4 

  COV: 48% 33% 27% 
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Os valores obtidos por correlação do valor de NSPT encontram-se de acordo com os valores típicos para 

areias soltas e areias siltosas sugeridos por Bowles apresentados na Tabela A 2, mas um pouco abaixo 

do intervalo exposto na Tabela A 1, para areias soltas a medianamente densas. 

Atendendo aos resultados apresentados nas tabelas A1, A2 e A3, adotou-se, para E50, o intervalo 

compreendido entre 10MPa e 20MPa. 

 

Correlações empíricas para estimativa da rigidez de ZG2 

Tabela A 4: Correlações empíricas para estimativa do módulo de deformabilidade da zona geotécnica ZG1 

    N*60 53 97 155 

Referência Domínio de aplicação Correlação    

(Bowles, 1988) [13] Areia argilosa [kPa] Es=320(NSPT +15) 22 36 55 

(Bowles, 1988) [13] Areia siltosa Es=300(NSPT +6) 18 31 48 

[27] 
Siltes, siltes arenosas e solos ligeiramente 
coesivos [kPa] 

Es=400NSPT 21 39 62 

[27] 
Areias finas e médias limpas e siltes 
arenosos, [kPa] 

Es=700NSPT 37 68 109 

[K&M] Areia com partículas finas Es=5paNSPT  27 49 78 
  

Média: 25 44 70 
  

Desvio Padrão: 7 13 22 

    COV: 27% 29% 31% 

 

Relativamente a ZG2, verifica-se que o resultado das correlações empíricas, apresentado na Tabela A 

4 resultou em módulos de deformabilidade de magnitude inferior à expectável.  

Observando a Tabela A 2, Bowles apresenta, para argilas rijas, valores de rigidez compreendidos entre 

50MPa a 100MPa. O valor obtido através das correlações para o valor médio de N*60 parece ir de 

encontro ao valor mínimo sugerido por Bowles.  

Refere-se, no entanto, que não foi possível realizar os ensaios de penetração dinâmica em parte do 

maciço prospetado, indiciando, assim, que as características de rigidez do terreno serão superiores 

aos valores obtidos por correlação do valor de N*60 calculado. Como tal, optou-se por adotar um 

intervalo de 50MPa a 70MPa para E50, sendo o valor máximo definido atendendo ao valor médio obtido 

por correlação do valor máximo de N*60. 
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ANEXO A3 – CRITÉRIO DE ROTURA DE HOEK BROWN 

O critério de rotura de Hoek Brown pode ser expresso na seguinte forma: 

 

𝜎1 − 𝜎3 = 𝜎𝑐𝑖 (𝑚𝑏

𝜎3

𝜎𝑐𝑖
+ 𝑠)

𝑎

 

 

Onde: 

σci – resistência à compressão uniaxial da rocha intacta; 

σ1 e σ3 – tensões efetivas, máxima e mínima, na cedência; 

𝑠 e 𝑎 – parâmetros obtidos a partir de ensaios triaxiais em rocha intacta, relacionados com o 

GSI; 

𝑚𝑏– constante petrográfica relacionada com o GSI; 

Para a determinação das constantes presente no critério de Hoek-Brown apresentado acima, Hoek 

(1994) apresentou um sistema de classificação denominado por GSI (Geological Strength Index) que 

fornece um parâmetro geotécnico que varia entre 5 e 100. 

Desta forma, as características resistentes presentes no maciço podem ser determinadas através do 

índice GSI estimado. Os parâmetros que definem o critério de rotura de Hoek-Brown podem ser 

estimados a partir das seguintes relações [30]: 

 

m𝑏  = m𝑖  ∗  e (
 GSI−100
28−14∗D

 ) 

S =  e 
GSI−100

9−3D  

a =  
1

2
 +

1

6
(e−

GSI
15 −  e−

20
3  ) 

 

Em que, o fator D depende do grau de perturbação do maciço rochoso, este fator vai obedecer ao tipo 

de escavação utilizada no processo ou a libertação de tensões. Os valores de D variam entre 0, para 

maciços pouco ou nada perturbados, e 1 para maciços bastante perturbados. Para o presente estudo 

considerou-se D=0. 

O valor de GSI, pode ser estimado, segundo a proposta de Hoek, através da Figura A 3. O parâmetro 

mi, função do tipo de rocha, pode ser estimado através da informação presente na Tabela A 5, proposta 

pelo mesmo autor. 
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Figura A 3: Estimativa de GSI [31] 
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Tabela A 5: Valores de mi, em função do tipo de rocha [31] 

 

 

Para efeitos de parametrização, determinou-se ainda um ajuste do critério de rotura não linear de Hoek-

Brown, ao critério de rotura de Mohr-Coulomb, considerando as tensões mínimas estimadas para o 
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topo do maciço rochoso em repouso, recorrendo às equações abaixo, consultadas em [30], tendo-se 

obtido os valores apresentados na Tabela 13. 

 

 

 

Em que,  

 

 

Onde 𝜎′3𝑚𝑎𝑥 corresponde ao máximo valor da tensão de confinamento, para a gama de tensões em 

que se considera a aproximação dos critérios de rotura. 
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ANEXO B – RECOLHA DE INFORMAÇÃO RELATIVA A OBRAS DE ESCAVAÇÃO E 

CONTENÇÃO NA PROXIMIDADE DA ZONA A INTERVIR 

 

Tabela A 6: Deslocamentos máximos e profundidades de escavações executadas na proximidade do local de 
implantação do Hotel Meliã 

Hotel Fénix: 

Parede de Berlim definitivo (e=0,30m) + Ancoragens  

 H [m] 
δhmax 
[mm] 

δhmax 
[m] 

δhmax/H H/δhmax 

Alçado SW 28 19 0,019 0,07% 1474 

Alçado SE 25 16,5 0,0165 0,07% 1515 

Referência: [21]  
     

Palácio Sotto Mayor 

 H [m] δhmax [mm] δhmax/H H/δhmax 

P. moldada (e=1,0m) + BL pré-esforçadas 27 10 0,01 0,04% 2700 

P. moldada (e=0,6m) + Ancoragens 27 15 0,015 0,06% 1800 

C. Estacas (φ800mm//1,0m) + Ancoragens 24 14 0,014 0,06% 1714 

Parede de Berlim definitivo (e=0,35m)  + 
Ancoragens 

28 12 0,012 0,04% 2333 

C. Estacas ( φ800mm//1,0m)  + Ancoragens 25 13 0,013 0,05% 1923 

Referência:   
     

Edifício na Av. Fontes Pereira de Melo, 41 

 H [m] δhmax [mm] δhmax/H H/δhmax 

C. Estacas (ø600mm//0,80m) + BL 21 9 0,009 0,04% 2333 

C. Estacas (ø600mm//0,80m) + Ancoragens 

21 25 0,025 0,12% 840 

21 12,5 0,0125 0,06% 1680 

21 12 0,012 0,06% 1750 

Referência: [24]      
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ANEXO C – OBRA DE ESCAVAÇÃO E CONTENÇÃO DO HOTEL FÉNIX URBAN 

Instrumentação e monitorização 

 

Figura A 4: Planta da solução de contenção periférica da obra de escavação do Hotel Fénix Urban ( adaptado de 
[21]). 

 

Tabela A 7: Informação dos instrumentos propostos no plano de observação e monitorização da obra de escavação 
e contenção periférica do Hotel Fénix Urban (adaptado de [21]). 

Alinhamento Alçado Inclinómetro Alvos (nível) 

P2/13 SE - A2(1º); A13 (4º) 

P3/14 SE - A3(1º); A14 (4º) 

P5/16 SW - A5(1º); A16 (4º) 

P6/17 SW I2 (introduzido aos 25 dias, danificado aos 
60 dias) 

A6(1º); A17 (4º) 

P7/18 SW I1 (introduzido aos 60 dias) A7(1º); A18 (4º) 

 

 

Figura A 5: Deslocamentos horizontais medidos nos alvos topográficos durante a execução da obra de escavação 
e contenção do Hotel Fénix Urban (adaptado de [21]). 
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Tabela A 8: Deslocamentos horizontais medidos nos alvos topográficos durante a execução da obra de escavação 
e contenção do Hotel Fénix Urban (adaptado de [21]). 

Dias δh A6 

(1ºnivel) 
[mm] 

δh A17 

(5ºnivel) 
[mm] 

δh A7 

(1ºnivel) 
[mm] 

δh A18 

(5ºnivel) 
[mm] 

δh A6/ δh A7
 δh A17/ δh A18

 

0 0,00 - 0,00 - 0,00 - 

6 1,15 - 0,50 - 2,30 - 

23 8,50 - 1,75 - 4,86 - 

33 4,00 - 2,65 - 1,51 - 

53 4,75 - 4,00 - 1,19 - 

67 6,10 0,00 5,20 0,00 1,17 0,00 

81 7,10 0,70 6,00 0,70 1,18 1,00 

95 6,75 0,90 5,90 0,90 1,14 1,00 

109 6,80 2,40 6,20 1,50 1,10 1,60 

123 6,50 3,10 6,10 1,60 1,07 1,94 

137 7,00 3,75 6,20 2,90 1,13 1,29 

151 7,10 4,10 6,35 2,85 1,12 1,44 

165 7,50 5,00 7,20 3,35 1,04 1,49 

179 7,70 5,00 6,75 3,90 1,14 1,28 

193 7,80 4,95 6,25 3,40 1,25 1,46 

227 8,15 6,40 7,50 4,95 1,09 1,29 

272 8,50 6,50 7,20 4,50 1,18 1,44 

284 7,90 6,60 6,90 4,55 1,14 1,45 

300 9,00 7,80 7,90 5,50 1,14 1,42 

314 8,10 6,80 7,50 5,00 1,08 1,36 

321 9,10 8,00 8,50 5,80 1,07 1,38     
Média 113% 130%     

Desvio P. 5% 40%     
COV 5% 30% 

Diferença entre alinhamentos P6/17 e P7/18: 

 

Estimativa dos deslocamentos para o final da escavação  (159 dias) 

. 
Tabela A 9: Estimativa do PSR 

Aplicação do PSR: 

L [m] 22 

B [m] 35,5 

H [m] 27,8 

dI2 [m] 9,3 

B/L 1,61 

PSR 0,3 
 

 
Figura A 6: Estimativa do PSR 
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𝛿ℎ159𝑑
𝐼2∗ =

𝛿ℎ159𝑑
𝐼2

𝑃𝑆𝑅(= 0.3)
⁄  

 

Tabela A 10: Estimativa dos deslocamentos horizontais induzidos na obra de escavação e contenção do Hotel 
Fénix Urban. 

Profundidade I2 (60d) I1 (159d) I2 (159d) I2* (159dias)/PSR(0,3) 

z (m) δh [mm] δh [mm] δh [mm] δh [mm] 

1 1,40 0,00 1,40 4,67 

2 1,20 0,00 1,20 4,00 

3 1,20 0,50 1,81 6,03 

4 1,30 1,00 2,52 8,38 

5 1,50 1,00 2,72 9,05 

6 1,20 1,20 2,66 8,86 

7 1,65 1,50 3,47 11,58 

8 1,80 1,50 3,62 12,08 

9 2,15 2,00 4,58 15,27 

10 2,60 2,40 5,52 18,39 

11 3,25 2,50 6,29 20,96 

12 3,00 3,00 6,65 22,15 

13 2,50 3,10 6,27 20,89 

14 2,00 3,10 5,77 19,22 

15 0,95 3,30 4,96 16,53 

16 0,60 3,50 4,85 16,18 

17 0,30 3,50 4,55 15,18 

18 0,15 3,40 4,28 14,27 

19 0,10 3,50 4,35 14,51 

20 0,15 3,50 4,40 14,68 

21 0,10 3,40 4,23 14,11 

22 0,10 3,20 3,99 13,30 

23 0,00 2,90 3,52 11,75 

24 0,00 2,40 2,92 9,72 

25 0,00 1,50 1,82 6,08 

26 0,00 1,00 1,22 4,05 

27 0,00 0,70 0,85 2,84 

28 0,00 0,20 0,24 0,81 

29 0,00 0,00 0,00 0,00 

30 0,00 0,00 0,00 0,00 

31 0,00 0,00 0,00 0,00 

32 0,00 0,00 0,00 0,00 

Max 3,25 3,50 6,65 22,15 

δhmax/H 0,012% 0,013% 0,024% 0,080% 

 

𝛿ℎ159𝑑
𝐼2 = 𝛿ℎ60𝑑

𝐼2 + (𝛿ℎ159𝑑
𝐼1 ∗ �̅�) 
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Modelação numérica 

Modelo geotécnico 

Tabela A 11: Perfil geotécnico considerado na análise da obra de escavação e contenção do Hotel Fénix Urban. 

Camada Espessura [m] 

ZG1 4 

ZG2 18 

ZG3 - 

 

Caracterização estrutural 

Elementos de travamento 

Tabela A 12: Síntese da informação relativa às ancoragens instaladas na obra de escavação e contenção do Hotel 

Fénix Urban. 

Nível de ancoragem z [m] i [°] Pútil [KN] LL [m] LS [m] 

1 1,5 30 500 27 6 

2 4,6 30 500 21 6 

3 7,7 30 500 15 6 

4 10,8 25 600 11 7 

5 13,9 25 600 9,5 7 

6 17,0 20 800 8 9,5 

7 20,1 20 800 6,5 9,5 

8 23,2 20 900 5 10,5 

9 26,3 20 900 5 10,5 

 

 

Tabela A 13: Características dos elementos constituintes das ancoragens provisórias instaladas na obra de 
escavação e contenção do Hotel Fénix Urban. 

  LL  
(Níveis 1,2 e 3) 

LL  
(Níveis 4 e 5) 

LL  
(Níveis 6 e 7) 

LL  
(Níveis 8 e 9) 

LS 

Tipo de 
elemento 

Node to node 
anchor 

Node to node 
anchor 

Node to node 
anchor 

Node to node 
anchor 

Geogrid 

Modelo 
constitutivo 

Elástico linear Elástico linear Elástico linear Elástico linear Elástico linear 

EA[kN/m] 7,621E+04 9,145E+04 1,219E+05 1,372E+05 7,854E+05 

Lspacing [m] 3,0 3,0 3,0 3,0 - 

 

 

Estrutura de contenção  

Espaçamento entre perfis HEB140 de aproximadamente 3m. 
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Tabela A 14: Características dos elementos constituintes da parede de contenção do Hotel Fénix Urban 

  Parede de Berlim Perfis HEB140 (S275) 

Tipo de elemento Plate Plate 

Modelo constitutivo Elástico linear Elástico linear 

EA [kN/m] 6,750E+04 1,056E+03 

EI [kNm2/m] 9,000E+06 3,007E+05 

w [KN/m/m] 4,5 0 

υ 0,2 0,3 

deq 0,30 0,20 

 

Faseamento da análise  

 

Tabela A 15: Faseamento da análise da obra de escavação do Hotel Fénix Urban. 

Fase Designação Ações Observações 

0    

1 SC+Perfis 
HEB 

Ativação das cargas distribuídas  
Ativação do elemento plate como ‘HEB140’ em toda a extensão 
da parede. 

 

2 E1 Escavação até à profundidade de 3.1m. Mstage=0.6 
Reset 
displacements to 
zero 

3 A1+B1 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 1º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 1º nível de ancoragens (P=167KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 1º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’ 

 

4 E2 Escavação até à profundidade de 6.2m. Mstage=0.6 
 

5 A2+B2 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 2º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 2º nível de ancoragens (P=167KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 2º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’ 

 

6 E3 Escavação até à profundidade de 9.3m  Mstage=0.6 
 

7 A3+B3 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 3º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 3º nível de ancoragens (P=167KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 3º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’ 

 

8 E4 Escavação até à profundidade de 12,4m. Mstage=0.6 
 

9 A4+B4 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 4º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 4º nível de ancoragens (P=200KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 4º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’ 

 

10 E5 Escavação até à profundidade de 15,5m. Mstage=0.6 
 

11 A5+B5 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 5º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 5º nível de ancoragens (P=200KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 5º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’. 
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12 E6 Escavação até à profundidade de 18,6m. 
Rebaixamento do NF para a profundidade de 18.6m do lado da 
escavação (coincide com a superfície/profundidade de 
escavação). 

Mstage=0.6 
(1) 

13 A6+B6 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 6º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 6º nível de ancoragens (P=267KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 6º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’. 

 

14 E7 Escavação até à profundidade de 21.7m. 
Rebaixamento do NF para a profundidade de 21.7m do lado da 
escavação (coincide com a superfície/profundidade de 
escavação). 

Mstage=0.6 
(1) 

15 A7+B7 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 7º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 7º nível de ancoragens (P=267KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 7º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’. 

 

16 E8 Escavação até à profundidade de 24.8m.  
Rebaixamento do NF para a profundidade de 24.8m do lado da 
escavação (coincide com a superfície/profundidade de 
escavação). 

Mstage=0.6 
(1) 

17 A8+B8 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 8º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 8º nível de ancoragens (P=300KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 8º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’. 

 

18 E9 Escavação até à profundidade de 27.8m.  
Rebaixamento do NF para a profundidade de 27.8m do lado da 
escavação (coincide com a superfície/profundidade de 
escavação). 

Mstage=0.6 
(1) 

19 A9+B9 Ativação dos elementos geogrid e node to node anchor 
constituintes do 9º nível de ancoragens.  
Ativação do pré-esforço do 9º nível de ancoragens (P=300KN/m).  
Alteração do elemento plate, correspondente ao 9º painel de 
betão para ‘Parede de Berlim’. 

 

(1) Distribuição de pressão intersticial obtida através de Groundwater flow calculation em regime de 

escoamento permanente. 
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ANEXO D – FASEAMENTO DE CÁLCULO 

 

Tabela A 16: Faseamento da análise referente ao estudo da solução de projeto proposta para o alçado BC. 

Fase Designação Ações Observações 

0 Initial 
Conditions 

Geração do estado de tensão inicial.  

1 SC Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel 

(10kPa). 

 

2 TM – E0 Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Escavação inicial. 

Mstage=1,0. 

3 TM - Escora Ativação do elemento plate, correspondente à escora acima da 

abóbada do túnel como “Escora (rígido)”. 

Mstage=1,0. 

4 TM - Pranchas Escavação; 

Ativação dos elementos plate, correspondentes às pranchas de 

madeira como “Pranchas”, nas paredes de escavação; 

Mstage=0,55. 

5 TM – E1 Escavação junto aos hasteais; Mstage=0,55. 

6 TM – Hasteais  Ativação do elemento plate, correspondente aos hasteias como 

“Hasteais”; 

Ativação dos elementos plate, correspondentes aos escoramentos e 

pranchas de madeira como “Escora (rígido)” e “Pranchas”, nas 

laterais junto aos Hasteais; 

Mstage=1,0. 

7 TM - Abóbada Ativação do elemento plate, correspondente à abóbada como 

“Abóbada”; 

Mstage=1,0. 

8 TM – Ecentro + 
Aterro 

Escavação do restante solo no interior do túnel; Mstage=0,55. 

9 TM - Soleira Ativação dos elementos tipo plate, correspondente à soleira do túnel 

como “Soleira”. 

Mstage=1,0. 

10 CE+SC Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel 

(10kPa); 

Ativação dos elementos plate como ‘‘Cortina de estacas 

(φ800//1,20m)’’ em toda a extensão da parede de contenção. 

 

11 E0 Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Escavação até à cota de instalação da laje do piso 0; 

 

12 BL(0) Ativação do elemento node to node anchor correspondente à banda 

de laje do piso 0; 

 

13 E1 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -1.  

14 P1(-1)+BL(-1) Ativação do elemento node to node anchor correspondente à banda 

de laje do piso -1; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -1 como ‘’CE+P1’’. 

 

15 E2 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -2;  

16 P1(-2)+BL(-2) Ativação do elemento node to node anchor correspondente à banda 

de laje do piso -2; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -2 como ‘’CE+P1’’. 

 

17 E3 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -3;  

18 P1(-3)+BL(-3) Ativação do elemento node to node anchor correspondente à banda 

de laje do piso -3; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -3 como ‘’CE+P1’’. 

 

19 E4 Escavação até à cota de instalação do primeiro nível de 

ancoragens. 
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Fase Designação Ações Observações 

20 P2(-4)+A(-4) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -4 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor 

constituintes do nível de ancoragens correspondentes ao piso -4;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN.  

 

21 E5 Escavação até à cota de instalação do segundo nível de 

ancoragens. 

 

22 P2(-5)+A(-5) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -5 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor 

constituintes do nível de ancoragens correspondentes ao piso -5;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN. 

 

23 E6 Escavação até à cota final de escavação.  

24 P2(-6) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção 

ao nível do piso -6 como ‘’CE+P2’’; 

 

 

 

Tabela A 17: Faseamento da análise referente ao estudo da solução de projeto proposta para o alçado DE – 
Modelo 1. 

Fase Designação Ações 

0 Initial Conditions Geração do estado de tensão inicial. 

1 SC Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa). 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao edifício (10kPa). 

2 TRM – CE Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Desativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa); 

Ativação dos elementos plate, correspondentes à contenção do TRM, como 

‘‘Cortina de estacas (φ600//1,20m)’’  

3 TRM - E Escavação até à cota de soleira do TRM. 

4 TRM - Lajes Ativação dos elementos plate, correspondentes às lajes de soleira e de cobertura 

como “Laje de soleira” e “Laje de cobertura”, respetivamente; 

Aterro sobrejacente à laje de cobertura. 

5 TRM – SC Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa). 

6 CE Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação dos elementos plate como ‘‘Cortina de estacas (φ800//1,20m)’’ em toda 

a extensão da parede de contenção. 

7 E0 Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Escavação até à cota de instalação da laje do piso 0; 

8 BL(0) Ativação do elemento node to node anchor correspondente à banda de laje do 

piso 0; 

9 E1 Escavação até à cota de instalação do primeiro nível de ancoragens. 

10 P1(-1)+A(-1) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do primeiro nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -1 como ‘’CE+P1’’. 

11 E2 Escavação até à cota de instalação do segundo nível de ancoragens. 

12 P1(-2)+A(-2) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do segundo nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -2 como ‘’CE+P1’’. 

13 E3 Escavação até à cota de instalação do terceiro nível de ancoragens. 
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Fase Designação Ações 

14 P1(-3)+A(-3) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do terceiro nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -3 como ‘’CE+P1’’. 

15 E4 Escavação até à cota de instalação do quarto nível de ancoragens. 

16 P2(-4)+A(-4) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -4 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do quarto nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN.  

17 E5 Escavação até à cota de instalação do quinto nível de ancoragens. 

18 P2(-5)+A(-5) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -5 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do último nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN. 

19 E6 Escavação até à cota final de escavação. 

20 P2(-6) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -6 como ‘’CE+P2’’; 

 

 

Tabela A 18: Faseamento da análise referente ao estudo da solução proposta para o alçado DE – Modelo 2. 

Fase Designação Ações 

0 Initial Conditions Geração do estado de tensão inicial. 

1 SC Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa). 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao edifício (10kPa). 

2 TRM – CE Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Desativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa); 

Ativação dos elementos plate, correspondentes à contenção do TRM, como 

‘‘Cortina de estacas (φ600//1,20m)’’  

3 TRM - E Escavação até à cota de soleira do TRM. 

4 TRM - Lajes Ativação dos elementos plate, correspondentes às lajes de soleira e de cobertura 

como “Laje de soleira” e “Laje de cobertura”, respetivamente. 

5 TRM – SC Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa). 

6 CE Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação dos elementos plate como ‘‘Cortina de estacas (φ800//1,20m)’’ em toda 

a extensão da parede de contenção. 

7 E0 Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Escavação até à cota de instalação da laje do piso 0; 

8 A(0) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do primeiro nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso 0 como ‘’CE+P1’’. 

9 E1 Escavação até à cota de instalação do segundo nível de ancoragens. 

10 P1(-1)+A(-1) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do primeiro nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -1 como ‘’CE+P1’’. 

11 E2 Escavação até à cota de instalação do terceiro nível de ancoragens. 
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Fase Designação Ações 

12 P1(-2)+A(-2) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do terceiro nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -2 como ‘’CE+P1’’. 

13 E3 Escavação até à cota de instalação do quarto nível de ancoragens. 

14 P1(-3)+A(-3) Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do quarto nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN; 

Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -3 como ‘’CE+P1’’. 

15 E4 Escavação até à cota de instalação do quinto nível de ancoragens. 

16 P2(-4)+A(-4) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -4 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do quinto nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN.  

17 E5 Escavação até à cota de instalação do último nível de ancoragens. 

18 P2(-5)+A(-5) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -5 como ‘’CE+P2’’; 

Ativação dos elementos embedded beam row e node to node anchor constituintes 

do último nível de ancoragens;  

Instalação da força de pré-esforço com o valor de P=600KN. 

19 E6 Escavação até à cota final de escavação. 

20 P2(-6) Ativação do elemento plate, correspondente à parede de contenção ao nível do 

piso -6 como ‘’CE+P2’’; 

 

 

Tabela A 19: Faseamento da análise referente ao estudo da solução alternativa. 

Fase Designação Ações 

0 Initial Conditions Geração do estado de tensão inicial. 

1 SC Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao tráfego automóvel (10kPa). 

Ativação da carga distribuída, correspondente ao edifício (10kPa). 

2 CE+CF Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Ativação dos elementos plate como ‘‘Cortina de estacas (φ800//1,20m)’’ em toda 

a extensão da parede de contenção; 

Ativação dos elementos plate como ‘‘Cortina de estacas (φ800//0,60m)’’ 

correspondentes aos contrafortes. 

3 E1 Reset dos deslocamentos anteriores à presente fase de cálculo; 

Escavação até à cota de instalação da laje do piso 0; 

4 A1 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso 0; 

5 E2 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -1; 

6 A2 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso -1; 

7 E3 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -2; 

8 A3 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso -2; 

8 E4 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -3; 

10 A4 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso -3; 

11 E5 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -4; 
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Fase Designação Ações 

12 A5 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso -4; 

13 E6 Escavação até à cota de instalação da laje do piso -5; 

14 A6 Ativação dos elementos do elemento plate, correspondente à banda de laje ao 

nível do piso -5; 

15 Efinal Escavação até à cota de instalação da laje do piso -6; 

 


