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Prolongement en souterrain de la ligne de chemin de fer

Lausanne - Echallens - Bercher a Lausanne

M. O. Tappy, et Dr. E. Davalle

1. INTRODUCTION

Le prolongement en souterrain dela ligne du chemin de fer Lausan-
ne — Echallens — Bercher (LEB), de Chauderon jusqu’au Flon au cen-
tre ville de Lausanne, a été proposé par la direction du LEB a I'Office
fédéral des transports dans le cadre du projet Rail 2000. En effet, en
reliant le LEB a la future gare du Flon, le projet correspond aux ob-
jectifs de Rail 2000 visant a améliorer les prestations des transports
publics et a faciliter les transbordements entre les divers réseaux, no-
tamment avec celui des CFF (fig. 1). En effet, il faut rappeler que la
future gare du Flon sera commune aux lignes de métro Lausanne-
Ouchy (LO), Lausanne-Gare (LG), Métro Ouest («TSOL»), puis plus
tard Métro Nord (prolongement des lignes LO et LG vers le Nord de
la Ville), et Métro Est (prolongement du «TSOL» vers I'Est lausan-
nois). Par I'intermédiaire des métros LO et LG, cette interface serare-
liée ala gare CFF.

En octobre 1989, le Conseil fédéral a octroyé au LEB la nouvelle
concession et le projet de mise a I'enquéte a été déposé le mois sui-
vant.

Ne pouvantattendreles décisions politiques et administratives concer-
nant le plan partiel d'affectation de la vallée du Flon, dont dépend la
future gare commune, le projet a été scindé en deux étapes:

1ere étape: avenue d’Echallens — gare de Chauderon
2eme étape: gare de Chauderon —gare du Flon

Entre-temps, la mise en site réservé de la ligne du LEB sur 'avenue
d’Echallens a été réalisée jusqu’au droit de la rue de Strasbourg lors
des travaux de réfection et d’élargissement de cette avenue, opéra-
tion achevée fin 1991.

2. DESCRIPTION GENERALE DU PROJET

Le nouveau tracé dela 1ére étape décrit précédemment s’écarte de
la voie actuelle au droit de la rue de Strasbourg pour s’enfoncer en
direction de I'Est en souterrain. Cela se fait par une pente de 60%o,
puis par une trémie longue de 107 m, par une tranchée couverte de
36 m de longueur et, enfin, par un tunnel a simple voie long de 364 m
pour atteindre la nouvelle gare souterraine de Chauderon réalisée au
coeur de la place du méme nom. La gare sera reliée a la surface par
des escaliers mécaniques se raccordant a un passage inférieur pour
piétons déja existant. Cette premiere étape est longue de 710 m, dont
510 m réalisés totalement en souterrain (Fig. 2).

Rappelons que laplace Chauderon est actuellementtraversée en sou-
terrain dans le sens Est-Ouest par un passage routier avec des tré-
mies d'acces sur place et sur 'avenue de Morges. Une bifurcation dé-
bouchant sur 'avenue d’Echallens, en attente depuis les années 60,
sera réalisée par le LEB pour le compte de la Ville de Lausanne a la
suite des travaux actuels. Cette trémie sera située a une dizaine de
metres au-dessus du tunnel LEB.

La 2¢me étape, prévue pour 'an 2000, comprendra un tunnel a double
voie depuis la gare de Chauderon jusqu’au Flon, ainsi que les dispo-
sitions nécessaires au prolongement prévu des lignes LO et LG en
direction du Nord de la ville. La longueur de cette étape finale sera de
445 m.

La difficulté delaréalisation des deux étapes réside du fait que le site
de construction est fortement urbanisé, se trouve sous le domaine pu-
blic et que les ouvrages souterrains sont a faible profondeur.

Les caractéristiques de géométrie ferroviaire ont été déterminées pour
une vitesse de référence de 60 km/h, avec un rayon minimal de 180
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m pour le tracé en plan et une pente maximale de 60 %. pour le pro-
fil en long, conformément aux normes et directives en vigueur.

La gare de Chauderon sera équipée de deux voies séparées par un
quai central d'une longueur de 105 m avec des pentes longitudinale
de 4%. et transversale de 5%.. La largeur maximale du quai est d’en-
viron 10 m au droit des escaliers mécaniques et la distance minima-
le entre le bord du quai et les équipements fixes ou toute autre cons-
truction est de 2,60 m. La hauteur du quai depuis le plan des rails est
de 0.55 m.

3. GEOLOGIE ET GEOTECHNIQUE DU SITE

Le substratum rocheux sur lequel est fondée Lausanne est constitué
de molasse de l'aquitanien, formée pendant la période miocéne, il y
a environ 30 millions d’années. Cette molasse d’eau douce inférieu-
re a été modelée par I'érosion glaciaire et recouverte de moraines dé-
posées par le glacier du Rhéne. La molasse aquitanienne est carac-
térisée par une structure lenticulaire, due a son principe de formation
(dépobtsd’origine fluviale) et par une grande variété lithologique : bancs
de gres, grés marneux, marnes gréseuses et marnes se succédant
en alternances irrégulieres. Les moraines, d’'une épaisseur variant de
2 a 14 m, sont caractérisées par une granulométrie étendue a domi-
nante limoneuse et sableuse. Leur compacité est élevée en raison de
la consolidation, voire méme de la surconsolidation provoquée par le
glacier. Desalluvions lacustres sablo-limoneuses intercalées dans les
moraines peuvent étre présentes, mais leur extension reste faible
(fig. 3).

Fig. 3: Profil en long géologique du tracé

Reconnaissances

Les reconnaissances géologiques et géotechniques ont été réalisées
en deux phases. La premiére, entreprise pendant I'avant-projet, a
comporté les éléments suivants :

— une recherche des documents existants,

— 17 sondages carottés verticaux répartis le long du tracé, d’'une
longueur totale de 336 m,

— des mesures de niveaux piézomeétriques (6 tubes),

— des essais in situ: SPT (Standard Penetration Test), essais pres-
siométriques, perméabilité selon Lugeon et selon Lefranc, com-
pression ponctuelle,

— des essais en laboratoire sur 40 échantillons de sols et de molas-
se (compression simple, cisaillement direct, essai brésilien, abra-
sion, gonflement, altérabilité, teneur en eau, granulométrie, limites
d’Atterberg, teneur en matieéres organiques, composition minéralo-
gique).

La deuxieme phase de reconnaissance a eu lieu lors de la mise en

place des équipements de mesure des déplacements et déformations

aproximité immédiate du futur ouvrage. Cette deuxieme phase a com-
porté :

— 8 sondages carottés verticaux ou légérement inclinés, d'une lon-
gueur totale de 182 m, dont la moitié en molasse,

— des essais in situ et des essais d’identification et mécaniques en
laboratoire comme dans la premiere phase.

Le pendage de la molasse est sub-horizontal. La formation de la val-
Iée du Flon a permis une décompression latérale, ayant entrainé la
formation de failles verticales a sub-verticales paralléles a la vallée.
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Tableau 1:
Y ¢ c E v caractéristiques mécaniques des sols
kN/m3 | e kN/me MN/m? au temps T =
Sols min moy max min | moy | max
Remblais 19.5 25 0 10 0.33
Moraine 225 38 8 15 25 50 80 120 | 0.28
Moraine traitée par 23 32 200 570 0.20
«jet-grouting»
Molasse remaniée 23 22 0 50 0.32
Molasse dominante| 24 25 25 40 65 100 | 200 [ 300 | 0.35
marneuse
Molasse gréseuse 25 32 70 90 115 500 [ 800 [ 1050 | 0.30

Ces fractures sont ouvertes dans les bancs gréseux, mais n'apparais-
sent pas dans les niveaux marneux. li n’y a pas de nappe phréatique
sur le site, les quelques circulations d’eau rencontrées dans les fis-
sures se tarissant tres rapidement.

Le tableau 1 indique les valeurs moyennes retenues, établies sur la
base des sondages, des résultats des essais in situ et de ceux effec-
tués en laboratoire, tenant également compte de I'expérience de ces
types de terrains acquise par les concepteurs.

4. MODES D’EXECUTION
DES PRINCIPAUX OUVRAGES

Des contraintes séveres, notamment la densité du site urbain cons-
truit, la faible profondeur d’'implantation associés a la nature des ter-
rains de couverture et I'exiguité de la place disponible pour les instal-
lations de chantier en raison d'un trafic de surface intense, ont obli-
gés les projeteurs a trouver des solutions originales pour réaliser cet
important ensemble d’ouvrages.

Les modes d’exécution décrits ci-apres ont tous fait I'objet de calculs
poussés décrits au chapitre 5 pour garantir, lors de I'exécution puis
au stade définitif, une sécurité suffisante vis-a-vis de la sécurité struc-
turale et de I'état de service.

La 1¢* étape du prolongement de la ligne du LEB comprend la réali-
sation des ouvrages suivants :

puits de Chauderon,

gare souterraine de Chauderon,

travaux a ciel ouvert a 'avenue d’Echallens : trémie et tranchée
couverte.

— tunnel a simple voie,

ouvrages annexes.

Puits de Chauderon
a) Fonctions et caractéristiques principales

En phase d’exploitation, le puits de Chauderon aura une double fonc-

tion :

— relier le quai de la gare souterraine au passage inférieur pour pié-
tons déja existant,

— fournir le volume nécessaire pour les locaux d’exploitation de la fu-
ture gare (installations de sécurité, ventilation, chauffage, batteries,
groupe électrogene de secours, etc...).

Pendant les travaux, le puits remplit une fonction complémentaire qui
estde permettre l'acces et la réalisation en souterrain de lagare pro-
prement dite.

Le puits est composé de deux volumes :

— corps principal : 19,50 x 14,70 m, profondeur 25 m,

— liaison avec le passage pour piétons : largeur 13,80 m, longueur
21 m,

— hauteur 3,50 (fig. 4).

Son implantation résulte de la prise en compte de diverses contrain-

tes, dont l'utilisation du passage inférieur pour piétons comme acces

et sortie de la nouvelle gare, le maintien de la circulation routiere en

surface avec déviations acceptables lors de toutes les phases des

travaux et la disposition des installations de chantier.

Fig. 4:
Coupes du puits d'acces et dela gare
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Fig. 5a a 5d:

Réalisation de la dalle

de couverture et des parois
du futur puits.

Fig. 5a:
1¢ étape.

Fig. 5b:
2¢me gtape.

Fig. 5c:
Installation de chantier.



Fig. 5d:
Vue aérienne de l'installation
de chantier.

b) Réalisation

Etantdonné la faible place disponible en surface et les exigences liées
au trafic public et privé, il n’était pas envisageable de réaliser le puits
de fagon traditionnelle. En effet, dans chaque phase de travail, il fal-
lait conserver une voie bus et une voie trafic privé dans chaque sens
de circulation (sortie ville — entrée ville) ainsi que la circulation bidi-
rectionnelle dans la trémie routiere en direction de I'avenue de Mor-
ges.

Au vu de ces contraintes, les travaux se sont déroulés dans l'ordre
suivant (fig. 5) :

— Réalisation de la premiére moitié de 'ouvrage, cété Nord, de la
dalle de couverture (bétonnée sur terre) et des travaux spéciaux
pour I'enceinte du puits. La circulation dans la trémie est déviée
c6té Sud (fig. 5a).

— Reéalisation de la deuxieme moitié, c6té Sud, de la dalle de couver-
ture et des travaux spéciaux pour fermer 'enceinte du puits. La cir-
culation dans la trémie est déviée c6té Nord sur la dalle de couver-
ture construite lors de la premiere étape (fig. 5b).

— Réalisation de l'enceinte du chantier avec circulation de part et
d’autre. Un acces de 9 x 9 m est conservé dans la dalle de couver-
ture (fig. 5¢ et 5d).

Lestravaux spéciaux ont consisté en la réalisation des pieux des pa-
rois berlinoises pour le puits principal et des panneaux des parois
moulées pour la liaison avec le passage inférieur existant. Les carac-
téristiques des pieux (profilés HEB 340 et 450 en acier Fe E 235) des
parois berlinoises sont données dans le tableau 2.

Les deuxpieux situés aux quatre angles du puits ainsi qu’un pieu sur
deux des parois Nord et Sud sont des profilés HEB 450. Ils pénétrent
jusque sous le niveau du radier de la gare pour transmettre les char-
ges verticales, alors que les autres pieux (profilés HEB 340) s’arré-
tent sur le toit de la molasse.

Les parois moulées d’'une épaisseur de 60 cm ont permis d’encastrer
la dalle de couverture. La profondeur des panneaux a été calculée de
fagon a mobiliser une butée suffisante lors des travaux de terrasse-
ment du radier. Une surface de 193 m? de paroi a été réalisée dans
I'étape Nord et 184 m? dans I'étape Sud.

La dalle de couverture du puits est encastrée dans un sommier de
1,20 m de haut et s'appuyant sur les profilés des parois berlinoises.
L’épaisseur de cette dalle augmente de 55 cm sur les bords a 62 cm
au centre, afin de permettre I'écoulement des eaux d'infiltration. La
méme variation d’épaisseur caractérise la dalle de couverture de la
liaison avec le passage inférieur qui est encastrée directement dans
les parois moulées. Pour limiter les déformations, cette dalle est preé-
contrainte par 15 cables de 19 torons de 100 mm?2 (po= 2421 kN). Un
ancrage fixe a été bétonné lors de la premiere étape, alors que I'an-
crage mobile a permis la mise en tension des cables apres le béton-
nage de la deuxieme étape. Le béton exigé est un béton B 40/30 d’'un
rapport eau/ciment inférieur a 0.5.

L’étanchéité de ladalle de couverture est assurée par un systeme en
deux couches auto-étanche «Masterseal Dual» de la société Meyna-
dier S.A. Une feuille de polyéthylene a haute résistance imperméable
a l'eau est enduite d’'une couche d’environ 5 kg/m? de bentonite de
sodium modifiée.

Les deux matériaux parfaitement compatibles constituent un produit
auto-étanche qui agit de lui-méme lors de venues d’eau. Les joints et
raccordements sont traités par un ruban gonflant «Masterflex».
Comme protection, une couche de béton maigre de 5 cm d'épaisseur
a été répandue sur I'étanchéité avant le remblayage. Cette étanchéi-
té, posée deux jours apres le bétonnage, présente le grand avantage
de pouvoir étre mise en place bien avant une étanchéité collée clas-
sique, qui n'aurait pu étre appliquée avant que le béton n'ait fait sa
cure.

Le terrassement sous la dalle de couverture a étéréalisé «en taupe»
a l'aide d’engins de terrassement classiques, 'évacuation des maté-
riaux d’excavation étant assurée par une grue équipée d'une benne
de 45 m? (fig. 6).

Les panneaux entre les pieux des parois berlinoises ont été réalisés
par étapes de 1,60 m ou de 3,20 m de hauteur, suivant la qualité du
terrain. Ces panneaux, d'une épaisseur de 30 cm en terrain meuble
et de 10 cm dans la molasse, sont constitués de béton projeté appli-
qué par voie humide et armés de treillis spéciaux.

Le terrassement a été interrompu aux niveaux -1 et -2 pour permet-
tre le bétonnage des dalles sur le terrain. Celles-ci sont appuyées sur
des corbeaux métalliques soudés aux profilés des parois berlinoises.

Etape Nord Etape Sud Total
HEB 450 | HEB 340 | Total | HEB 450 | HEB 340 | Total | général
Nombre
(pieces) 6 22 28 6 8 14 42
Longueur 11.90 14.00
26.15 ) . N
Tableau 2: (m) a 15.30 R a16.75
Caractéristiques des pieux | Longueur
des parois berlinoises du puits | totale (m) il Sle el 5 lies cic 739




Un trou de 9 x 9 m? au centre des dalles est conservé pour permet-
tre 'acces et la suite du terrassement. Pour limiter les déformations
des dalles au bord du trou, des tirants constitués par des barres Swiss
Gewi de 50 mm de diametre et reliés au sommier de la dalle de cou-
verture ont été mis en place.

Les dalles de la couverture et des niveaux -1 et - 2 reprennent les
poussées horizontales du terrain et assurent ainsi la stabilité généra-
le de I'ouvrage.

Les profilés HEB 340 s’arrétent sur le toit de la molasse et ont donc
une longueur variable. Leur pied est ancré par deux boulons «Dywi-
dag» de diametre de 26,5 mm, précontraints a 20 tonnes.

Fig. 6:

Terrassement «en
taupe» sous dalle ni-
veau 2.

Fig. 7: (en bas)

Gare de Chauderon:
excavation en sections
divisées.

Pour assurer la stabilité au flambage des profilés HEB 450, des an-
crages du méme type ont été mis en place dans la partie inférieure
du puits sous la dalle du niveau -2.

Enfin, les parois Est et Ouest ont été interrompues au niveau de I'ex-
trados, face extérieure de la future excavation de la cavité de la gare.
Pour reprendre les charges verticales provenant des dalles supérieu-
res et les transmettre dans les angles du puits, les murs voiles défi-
nitifs ont da étre bétonnés avant le début de I’excavation de la cavi-
té, les parois berlinoises ne pouvant retransmettre ces efforts.




Fig.8:
Gare de Chauderon:
vuedes travaux.

Gare souterraine de Chauderon

La gare souterraine de Chauderon est un ouvrage tout a fait particu-
lier par ses dimensions, sa forme et son implantation en site urbain a
faible profondeur. En courbe et de section variable, sa forme décou-
le des contraintes du tracé qui doit étre situé entierement sous le do-
maine public pour faciliter les procédures et en fonction de la largeur
nécessaire du quai.

Vu la proximité de la surface et la position du toitde la molasse, le vo-
lume d’'excavation a été limité, notamment en hauteur, ce qui conduit
a une caverne de forme ovoide couchée, située presqu'entierement
dans la molasse. Elle est d'une longueur de 146 m et d'une largeur
allant de 12,5 a 20,5 m, tandis que sa section varie de 73,4 a 200.5
m2.

a) Réalisation: excavation et souténement

L'excavation est effectuée a I'aide d’'une machine a attaque ponctuel-
le pesant pas moins de 100 t (Alpine Miner AM 100). Quant au radier,
il est excavé a l'aide d'un marteau hydraulique de 2 t. Les travaux
d’'excavation, de mise en oeuvre de souténement et de bétonnage du
radier ont été réalisés en quatre phases (fig. 7 et 8) qui sont les sui-
vantes :

1) Réalisation des galeries latérales Nord et Sud :

— excavation de la calotte et du stross par étapes de 36 a72 m
de longueur, mise en place d’un souténement provisoire (treillis
et béton projeté)

— excavation du radier par étapes correspondantes et bétonnage
du radier

— mise en place de 'anneau extérieur définitif, cintres réticulés,
treillis, armatures, béton projeté et voile provisoire.

Dans tous les cas, la fermeture de la section par I'anneau en
béton projet et le radier en béton a été réalisée a 7.20 m en ar-
riere du front d’attaque.

2) Excavation de la calotte centrale par étapes de 1,8 a 3,6 m de lon-
gueur, suivant la portée et les conditions locales, et mise en place
de l'anneau extérieur (cintres réticulés, treillis, béton projeté).

3) Excavation du noyau et du radier central par étapes de 3,6 m et
bétonnage du radier.

4) Démolition des voiles provisoaires.
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Afin d'obtenir une rationalisation des travaux, que ce soit dans la dé-
finition de sections constantes d'excavation ou dans la géométrie des
cintres réticulés et des treillis a stocker sur le site, la géométrie des
galeries latérales Nord et Sud est identique et constante sur une lon-
gueur de 133 m pour la galerie Nord, et de 115 m pour la galerie Sud.
La position de ces galeries par rapport a 'axe central de la gare dé-
finitla forme et la section de la cavité. La variation continue de la géo-
métrie de la section est alors obtenue par la forme (rayon) et la por-
tée de la calotte et du radier centraux qui different a chaque metre.

L’assemblage des cintres en calotte a été congu de fagon a pouvoir
absorber une différence de longueur de 80 cm et permettre ainsi I'uti-
lisation du méme cintre au minimum quatre fois (fig. 9).

Ilfaut souligner ici la particularité de I'implantation des cintres. En effet,
ceux mis en place dans les galeries latérales sont perpendiculaires a
Faxe moyen de la cavité, mais non a I'axe des galeries latérales. En
fait, ils sont implantés dans le plan moyen de la gare et non dans le
plan moyen de la section partielle (fig. 10).

Les dimensions de 'anneau extérieur etdes vailes provisoires sont
données au tableau 3.

Au droit des voiles provisoires, la liaison entre les galeries latérales
et la calotte centrale est renforcée par la mise en place de barres d'ar-
matures «Swiss Gewi» espacées de 30 cm, la liaison étant assurée
par un manchon. Cette armature est nécessaire pour couvrir la poin-
te des moments sur 'appui (fig. 11).

Fig. 10: Schéma d'implantation des cintres

Sur un trongon de 50 m, 40 m vers I'Est et 10 m vers I'Ouest, l'exca-
vation a été effectuée selon une variante d’entreprise. Cela a été jus-
tifié par le fait que la place nécessaire au fond du puits pour une ex-
cavation selon la méthode décrite plus haute était insuffisante par rap-
port aux dimensions des engins que le consortium d'entreprises sou-
haitait utiliser.

On a donc réalisé tout d'abord la partie supérieure des galeries laté-
rales et la calotte centrale avec le terrassement de puits arrété a un
niveau de 3,20 m au-dessus du plan du rail. Ce niveau a été fixé en
fonction de la hauteur maximale de havage de la machine a attaque
ponctuelle (Alpine Miner 50). Ensuite, le terrassement du puits a été
achevé et la réalisation des parties inférieures des galeries latérales
entreprise. Pour terminer, le noyau et le radier ont été excavés et le
radier bétonné (fig. 12).

Cette variante, qui s'éloigne du concept de base par le fait que les
sections partielles supérieures ne sont pas fermées, a été finalement
acceptée. Pour cela, il a fallu procéder a des calculs numériques par-
ticuliers, décrits au chapitre 6, pour prendre les dispositions néces-
saires afin de limiter les tassements et afin de contréler en tout temps
les déformations de la cavité et les pressions sous les appuis provi-
soires de la calotte.

BARRE DROITE L=80cm

ARMATURE DE LIAISON SWISS GEWI @ 28 mm

— CAPOT DE PROTECTION PROVISOIRE

Fig. 11:
Schéma de l'armature
de renforcement

ARMATURE OE LIAISON SWISS GEWI ¢ 28 mm
BARRE FACONNEE 1=150cm
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Section < 150 m?

Section > 150 m?

Anneau extérieur

- Epaisseur du béton projeté 35cm 45 cm
- Cintres réticulés Bernold 1V-180-22 Bernold 1V-220-26
- Espacement des cintres 90 cm 90 cm

- Treillis :
minimal
maximal

g 8mm,e=15cm
Z12mm,e=15cm

10 mm,e=15cm
14 mm,e=15cm

- Barre de renforcement au droit

des voiles entre les cintres 3 x@20mm 3x @28 mm
Voiles provisoires
- Epaisseur du béton projeté 20 cm 33cm
- Cintres réticulés Bernold 11i-120-30/20 Bernold I1l-160-34/26
- Espacement des cintres 90 cm 90 cm

- Treillis :
minimal
maximal

@ 8mm,e=15cm
@12mm,e=15cm

10 mm,e=15cm
g12mm,e=15cm

Tableau 3:
Dimensions de I'anneau extérieur
et des voiles provisoires de la gare.

Fig. 12:
Gare de Chauderon:
excavation en section dividée.

Variante d'entreprise au droit du puits.

b) Etanchéité

Un systeme d’étanchéité intercalaire est prévu sur toute la surface de
la cavité. Le drainage assurant la déviation latérale des eaux infiltrées
entre le rocher et I'ouvrage, qui n'a pas été dimensionnée pour sup-
porter une pression d’eau, est assurée par une nappe tridimension-
nelle en nylon «<Enkamat 7020». Les eaux sont récoltées dans les
drains longitudinaux en PVC dur d’un diametre de 125 mm, posés a
la base des piédroits sur le radier. Des niches de curage et ringage
sont prévues tous les 50 m. L’étanchéité proprement dite est assurée
par un |é en matiére synthétique (PVC) de 2 mm d'épaisseur «Sika-
plan 14,6 V» et la technique de la double soudure thermique sur une
zone de recouvrementestutilisée pour faire la liaison entre les feuilles.

Sur les piédroits, une feuille de PVC recyclée est mise en place comme
protection d’étanchéité avant la pose de 'armature de I'anneau inté-
rieur.

c) Revétement définitif dela gare

Un revétement d’anneau intérieur de 30 cm d’épaisseur est prévu sur
toute la surface de la cavité. Il sera réalisé en béton coffré B 40/30
contre les piédroits sur une hauteur de 5 m et en béton projeté par
voie humide B 40/30 dans la partie centrale pour épouser la forme
variable de celle-ci.

Pour garantir que le béton projeté réponde bien aux criteres de la clas-
se B 40/30, de nombreux essais ont été menés sur le chantier. lls ont
abouti au dosage suivant: 425 kg de ciment Portland a haute résis-
tance (CPH), 1% de plastifiant «Sika Tard 902» et 4 a 5% d’accéléra-
teur «Sigunit -49 AF». Le rapport E/C est inférieur a 0.48. Il est a re-
lever que cet accélérateur non alcalin est utilisé sur un chantier pour
la premiére fois. Le béton projeté fabriqué sur place par le consortium
d’entreprises selon la recette ci-dessus a été testé en laboratoire et
la résistance a la compression obtenue a 28 jours s’éléve jusqu’a
58 N/mm2.

Cet anneau intérieur est armeé par deux nappes de treillis dimension-
nées pour pouvoir reprendre les efforts dus aux poussées extérieu-
res, en cas de dégradation éventuelle de 'armature de 'anneau ex-
térieur.

Les treillis darmature sont suspendus a des tiges d’ancrages M12 en
acier inox scellés dans I'anneau extérieur. L'étanchéité au droit des
ancrages est assurée par un manchon en PVC et une bride, selon un
systeme breveté par la société Gunimperm S.A..

Avant la projection du revétement définitif, une couche d'accrochage
et de protection doit étre mise en place sur la feuille PVC. Cette cou-
che consiste en un treillis de poule (maille 5 x 5 cm?) et la projection
par voie seche d’une gunite 0-4 mm.



Travaux a ciel ouvert de I'avenue d’Echallens.

La solution retenue a permis de maintenir I'exploitation de la ligne
jusqu’al’ancienne gare terminale du LEB, pendanttoute la durée des
travaux.

Des travaux préparatoires ont été réalisés pour libérer I'emprise de la
nouvelle ligne (aménagements routiers et piétonniers, déplacements
des différents réseaux, déplacementde la voie du LEB) avant le début
des travaux de 'ouvrage proprement dit.

Le trongon réalisé a ciel ouvert comprend une trémie longue de 107
m et une tranchée couverte de 36 m de longueur, le raccordement a
niveau a la voie existante se faisant sur une longueur de 60 m envi-
ron.

La trémie a été réalisée selon deux procédés de construction diffé-
rents suivant la profondeur a atteindre: tout d'abord, murs de soute-
nement classiques (coffrages sur deux faces), puis parois moulées
de60cmd’épaisseur. La tranchée couverte a été exécutée de lafagon
suivante :

— parois moulées de 60 cm d'épaisseur

— dalle de couverture bétonnée apres un pré-terrassement

— terrassement «en taupe»

— bétonnage du radier.

Le front d’attaque du tunnel se trouve a I'extrémité de la tranchée cou-
verte.

Tunnel a simple voie

Le tunnel a simple voie est long de 364 m, pénétrant progressivement
dans la molasse. Mise a part une zone de transition d’environ 50 m a
'approche de la gare, la section est constante, en forme de fer a che-
val avec radier plat. Le gabarit d’'espace libre a été établi conformé-
ment aux dispositions d’exécution de l'ordonnance sur les chemins
de fer. Des dégagements latéraux complémentaires y ont été intégrés
au profil pour répondre a la demande du Service du feu de la Ville de
Lausanne. Le profil d’excavation ainsi défini a une section de 40 m2
environ.

La position du portail pour I'attaque en souterrain a éteé fixée juste
avant le resserrement de I'avenue d’Echallens, au droit des immeu-
bles numéros 13 et 15, ce qui a permis de conserver la circulation bi-
directionnelle sur ladite avenue.

a) Renforcement au terrain

La couverture en clé de volte du portail est de 1,50 m seulement. Les
conduites d'eau, gaz, et réseaux PTT sont situées perpendiculaire-
ment a I'ouvrage, a environ 5 m derriére le portail, la couverture entre
ces conduites et le profil d'excavation de I'ouvrage étant de 50 cm.

Les solutions retenues pour renforcer le terrain en place avant l'ex-
cavation sont de deux types.

1) surles 18 premiers meétres, réalisation d'une voute parapluie, com-
prenant 11 tubes d’acier a paroi épaisse, de 133 x 8,8 mm, équi-
pés de manchettes d’injection. Construite entre lesparementsdes
parois moulées, cette volte couvre un segment de 90 degrés. L'ex-
trémité des tubes en acier est noyée dans la dalle de couverture
de la galerie. Quant aux appuis latéraux de cette voute parapluie,
ils sont constitués pardes colonnes en «jet-grouting», jouant éga-
lement le réle de renforcement des piédroits du tunnel. Le pied de
ces colonnes est défini par le toit de la molasse sur lequel elles
s’appuient.

Sur les 72 m suivants, ou la couverture augmente progressive-
ment de 2,65 a 5,30 m, réalisation de colonnes en «jet-grouting»
sur tout le pourtour de la section d’excavation pour créer un arc de
terrain renforcé. La longueur des colonnes est définie par le profil
d’excavation, les colonnes latérales s'arrétant sur le toit de la mo-
lasse.

L)

Les calculs numériques ont montré que la stabilité du front était suf-
fisante sans renforcement du terrain dans le front d'attaque.

Pour queleschargesduterrain etles charges extérieures soienttrans-
mises par I'intermédiaire des colonnes centrales aux colonnes debord
fondées sur la molasse, il faut que dans le sens transversal les co-
lonnes soient sécantes. Dans le sens longitudinal, il a été admis que
celles-ci soient tangentes.

La voie LEB, toujours en service lors des travaux de «jet-grouting»
puis lors de I'excavation du tunnel, a défini en surface la limite Nord
de I'emprise disponible pour le «jet-grouting». De par la géométrie de
cette voie, I'emprise n'est pas centrée sur l'axe du tunnel, mais se dé-
cale progressivement vers le Sud et se rétrécit en direction de Chau-
deron. Ainsi, les colonnes c6té voie sont inclinées, ce qui a nécessi-
té la mise en place d'une armature Swiss Gewi de 50 mm de diame-
tre dans ces colonnes (fig. 13 a et 13 b).

Ces travaux de renforcement ont duré environ 5 mois pour réaliser
962 colonnes, dont 54 armées, totalisant 5955 m de forage, dont 4476
m injectés et 464 m armés.

Douze colonnes d'essai réalisées a I'intérieur de I'enceinte définitive

par les parois moulées ont permis d’optimiser les parametres d’injec-
tion et de vérifier le diametre moyen des colonnes.

Fig. 13: Tunnel simple voie.

Fig. 13a (gauche): Renforcement du terrain par vodte parapluie.
Fig. 13b (droite): Tunnel simple voie renforcement du terrain par
«Jet-grouting».
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Les parametres suivants ont été retenus :

— forage: a l'aide d’'un tricone de 20 cm de diametre
— injection: pression 450 atm

— vitesse de remontée: 4 cm toutes les 9 secondes

— vitesse de rotation: 1 tour en 3 secondes.

Ces parametres ont permis de réaliser, dans la moraine de fond ren-
contrée sur le site, des colonnes dont le diamétre moyen varie entre
50 et 60 cm.

L’enregistrement automatique et continu, en fonction de la profondeur,
de la pression dinjection, du volume d’injection et de la densité du
coulis injecté, a permis de contréler la bienfacture des colonnes.

Quant aux résultats des essais en laboratoire effectués par le Labo-
ratoire de mécanique des roches (LMR) de 'EPFL sur des échan-
tillons de terrains traités, ils ont confirmé I'amélioration réelle des pro-
priétés mécaniques de ceux-ci (fig. 14).

b) Excavation et soutenement

L'excavation est réalisée a pleine section a 'aide d'une téte ponctuel-
le «Westfalia» avec alimentation électrique et d'un marteau hydrauli-
que de 2 t, I'un et 'autre montés sur des pelles mécaniques.

Dans les terrains meubles, les travaux d’excavation ont été effectués
par étapes de 0,9 a 1,80 m, avec mise en place, le cas échéant, de
gunite ensac, préte a 'emploi. Le soutenement posé immédiatement
aprés I'excavation a une épaisseur de 25 cm et est armé par des cin-
tres réticulés «Bernold [11-120-34/22», espacés de 90 cm et de deux
nappes de treillis spéciaux, dont le poids varie de 4,39 a 6,07 kg/m2.
Le radier d'une épaisseur de 42 cm est bétonné en fin de semaine
sur toute la longueur réalisée.

Dans la molasse, la longueur des étapes d’excavation a été augmen-
tée suivantla qualité des terrainsrencontrés. Un souténement «léger»
est mis en place. D’'une épaisseur de 18 cm, il comprend des cintres
réticulés «Bernold I11-70-26/18» espacés de 90 cm et deux nappes de
treillis spéciaux dont le poids varie de 2,48 a 5,67 kg/m? Le radier de
35 cm d'épaisseur est bétonné périodiquement.

Un deuxiéme front d’attaque du tunnel a été ouvert depuis la limite
Ouest de la gare de Chauderon, soit ala fin de la galerie latérale Nord.
Les travaux d'excavation se sont poursuivis a l'aide des engins en-
gageés pour la réalisation de la gare souterraine. A partir de ce front,
la zone de transition est réalisée selon les étapes définies ci-dessus
pour le profil en molasse.

Fig. 14: Courbe intrinséque du terrain traité par «Jet-Grouting»
etdela moraine en place.

c) Etanchéité et revétement intérieur

Un systeme d'étanchéité intercalaire identique a celui mis en oeuvre
dans la gare est prévu, ainsi qu'un revétement d’anneau intérieur non
armé, en béton coffré B 40/30 d’'une épaisseur minimale de 25 cm sur
toute la longueur du tunnel. Dans la zone de transition, il sera com-
posé de béton projeté B 40/30.

Ouvrages annexes

Une sous-station électrique souterraine, située au fond du puits der-
riere le mur Nord, redressera le courant fourni par les Services indus-
triels de Lausanne pour I'alimentation de la ligne de contact en cou-
rant continu a 1500 V.

Un acces pompiers reliera la route de Geneve au tunnel par une ga-
lerie souterraine de 45 m de longueur.

Aspects particuliers liés a 'exécution

a) Lutte contre les courants vagabonds

Les rames du LEB sont alimentées par du courant continu. Les «Di-

rectives pour la protection des structures métalliques contre les cor-

rosions provoquées par les courants vagabonds d'installations a cou-
rant continu» (1981) établies par la Commission corrosion sont appli-
quées.

Pour réduire l'influence des courants vagabonds sur les armatures,

les mesures suivantes sont prises :

— Maintenir a une valeur aussi faible que possible la résistance élec-
trique du courant de retour par la mise en place, en plus du rail,
d’un cable de cuivre de 95 mm?.

— Isoler le mieux possible du sol la conduite de retour. La résistance
de passage entre les conduites de retour (rail + cable de cuivre) et
le sol doit étre aussi grande que possible.

— Répartir uniformément les points d'alimentation de l'installation et
de la charge des cables constituant la conduite de retour.

— Séparer les unes des autres, les prises de terres «rail», «<ouvrage
d'art» et «réseau hydraulique».

La prise de terre «ouvrage d'art» est constituée par I'assemblage du
ferraillage et des éléments métalliques de I'ouvrage a lintérieur de

13



modules de 30 metres de longueur, exceptée la gare qui est traitée
comme un module de 120 metres de longueur. La séparation électri-
que entre ces éléments est obtenue par l'interruption de 'armature.
Les barres collectrices transversales et longitudinales assurent la
continuité a l'intérieur de I'élément. La section des barres collectrices
estde 400 mm2. Les connexions entre les éléments doivent étre amo-
vibles et contrélables visuellement.

b) Bruits solidiens

Les immeubles numéros 13 et 15 de I'avenue d’Echallens sont fon-
dés sur les bancs de molasse au travers desquelles I'excavation du
tunnel a été faite.

Sur la chaussée, devant les immeubles, aucun bruit de I'activité sou-
terraine n'était audible. Par contre, dans les immeubles etjusque dans
les étages supérieurs, les bruits lors de I'excavation de la molasse,
transmis par la structure des batiments et amplifiés dans chaque piece
par le phénomene de caisse de résonnance, ont été mesurés jusqu’a
61 dB(A). Le niveau de bruit a été considéré comme génant, pendant
la nuit seulement.

Ainsi I'horaire de travail normal 05h°° a 22h°° a d étre modifie tem-
porairement en interdisant I'excavation entre 19h° et 07h°°. Cette res-
triction a rapidement pu étre levée, le front d’attaque s’enfongant dans
le sous-sol et s'éloignant de ce fait des fondations des immeubles.

5. DIMENSIONNEMENT
DES OUVRAGES SOUTERRAINS

a) Considérations générales

Aujourd’hui, les problemes posés aux ingénieurs civils dans le domai-
ne des ouvrages souterrains deviennent de plus en plus complexes.
En effet, ils sont confrontés a plusieurs difficultés, souvent d’ailleurs
concomitantes, dont en particulier :

— les conditions géographiques et géotechniques des sites de moins
en moins favorables.

— lalimitation accrue des atteintes potentielles aux biens des person-
nes et au milieu naturel.

— lesincertitudes permanentes surla composition etle comportement
réel du sous-sol.

— la nécessité de minimiser les colts de construction par des métho-
des d'exécution et d'utilisation des matériaux bien maitrisées.

Alors, tenir compte de tous ces facteurs, tout en assurant la sécurité
structurale requise des ouvrages, conduit a se tourner de plus en plus
vers des outils d’aide ala décision modernes et performants. Ces der-
niers doivent permettre principalement des analyses paramétriques
et de sensibilités, des simulations des situations variables et évoluti-
ves et de plusieurs types de comportements complexes, des interpré-
tations de résultats facilités et cela, dans un minimum de temps d'ac-
tion. L'objectif est de permettre a I'ingénieur d'accroitre son sens cri-
tique a partir d'informations plus complétes, sécurisant et étayant sa
démarche scientifique pour converger vers des choix adaptés.

L'étude de la 1% étape du prolongement en souterrain du LEB s'ins-
crivait dans le cadre des ditficultés citées précédemment. En particu-
lier, il faut rappeler :

— la réalisation souterraine au coeur de la Ville de Lausanne.

— la présence permanente en surface d'un trafic routier et piétonnier
soutenu.

la faible couverture de sol de 12 m sur la caverne de la future gare
de 200 m? de section.

— les caprices connus des variations stratigraphiques des couches
molassiques et morainiques lausannoises.

— la nécessité de rester dans le cadre du budget financier établi au
préalable.

Pour ces raisons, de nombreuses analyses numériques poussées de
simulation ont été effectuées, contribuant a renforcer les choix tech-
niques retenus et finalement exécutés avec succes.

b) Généralités surles modeles de calcul

Les méthodes de calcul classiques pourtant largement utilisées au-
jourd’hui par I'ingénieur praticien des sols, qui consistent a utiliser les
équations d'équilibre statique et de prédire le type de rupture du sol,
ne sont pas suffisantes et satisfaisantes dans ce type d’étude com-
plexe.

En effet, il faut pouvoir assurer la prise en compte réaliste dans un
méme modeéle unifié de tous les facteurs du probleme posé, a savoir:

la stratigraphie irréguliere et topologiquement variable du site.

lagéomeétrie évolutive de I'ouvrage, en particulier en phase de con-
struction.

— la prise en compte simultanément des contraintes et des déforma-
tions, généralement calculées séparément.

le traitement de matériaux constitutivement différents et a résistan-
ce temporellement variable.

— lintroduction de I'état de contraintes initiales.

Pour répondre atoutes ces exigences, I'outil numérique utilisé est le
progiciel MISES3', basé entre autres sur:

— la méthode des éléments finis pour la discrétisation spatiale en 2D
et 3D.

— deslois constitutives non-linéaires élasto-visco-plastiques, dontle
critére de rupture de Mohr-Coulomb.

— les lois fondamentales de la mécanique des milieux continus

— le principe des déformations planes en 2D, la déformation longitu-
dinale étant alors admise nulle.

Pour conforter notre démarche de calcul, des modélisations ont aussi

été réalisées avec le progiciel FLAC?, basé sur :

— la méthode par différences finies en déformations et en contrain-
tes planes.

— des lois constitutives élasto-plastiques.

Enfin, laméthode des réactions hyperstatiques a été utilisée et a per-

mis d'avoir une sensibilité sur les bornes supérieures des résultats

obtenus.

¢) Résultats de lanalyse numérique

Les ouvrages décrits au chapitre 4 ont fait I'objet de calculs numéri-

ques pousseés, en particulier:

— la gare souterraine de Chauderon dans sa section la plus large,

— la gare souterraine de Chauderon dans une section intermédiaire,

— le tunnel a simple voie dans la zone a faible couverture.

Les modélisations entreprises avec MISES3 ont permis d’effectuer

les étapes suivantes :

— ladiscrétisation conforme de la géométrie de la stratigraphie du ter-
rain, selon les données décrites au chapitre 3, et de la caverne
(fig. 15).

— létablissementde I'état des contraintes initiales du terrain en place,
considéré comme isotropique et au comportement constitutif élas-
tique et, cela, a partir de valeurs du coefficient des terres au repos

Ko selon le tableau 4. Le présent calcul est effectué sans générer
de déformations du milieu.

— le calcul non-linéaire du comportement constitutif du sol (valeurs
de v, E, v, C’ et @ du tableau 1) selon la loi incrémentale élasto-

Tableau 4: Valeur de coefficient des terres au repos

' de TDV — Technische Datenverarbeitung — Graz (A)

2 Fast Lagrangien Analysis of Continua, Itasca Consulting Group
Inc. — Minneapolis, Minnesota (USA)

. v

Terrain Ke= 1%
Remblais 0.49
Moraine 0.39
Molasse remaniée 0.47
Molasse plutét marneuse 0.54
Molasse plutét gréseuse 0.43
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visco-plastique avec surface de rupture de Mohr-Coulomb (fig. 16),
combiné avec la loi de Hooke pourl’anneaude soutenement en béton.

— les étapes d’excavation successives et de pose du soutenement,
avec la possibilité de faire varier le module d’élasticité Eb du béton
pour tenir compte d'une rigidité variable entre un béton jeune et
mature.

— lapossibilité d’obtenir graphiquement I'évolution par étape: des dé-
placements, des efforts intérieurs dans 'anneau de souténement
en béton (M,N et T) et des zones plastifiées du massif de sol.

Gare souterraine de Chauderon

Les résultats du calcul bidimensionnel par étapes successives de la
galerie au droit du puits ont permis de contréler la faisabilité des dif-
térents modes d’excavation décrits au chapitre 4, de justifier des dif-
férentes propositions constructives et de prouver la stabilité de I'ou-
vrage et les faibles répercutions en surface en termes de déforma-
tions. Les résultats des efforts intérieurs (M, N et T) dans I'anneau
béton du soutenement pour la section la plus critique sont donnés
dans fig. 17a a 17d.
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Figure 18: Gare souterraine de Chauderon. Résultats des efforts
intérieurs dans le revétement de la modélisation de I'excavation si
celle-ci avait eu lieu en une seule étape avec MISES 3.
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Fig. 19 (en haut, gauche et droit):
Gare souterraine de Chauderon.
Simulation 3D des étapes
d’excavation.

Fig. 20: Sectron intermédiaire de la
caverne. Résultats de la répartition
des efforts intérieurs dans le
revétement au stade final de la
modeélisation en étapes d’excavation
avec MISES 3.
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L'importance d'effectuer les calculs par étapes de construction a été
ici mise en valeur par le calcul plutét académique réalisé et qui consis-
tait a imaginer 'excavation compléte en une seule étape, (fig. 18). Les
résultats sont fondamentalement différents, surtout pour le cas des
moments fléchissants, et montrent qu'une économie certaine a pu étre
envisagée dans le futur revétement par I'enregistrement d'efforts in-
térieurs localement moindres.

Un calcul tridimensionnel a été également effectué, selon les sché-
mas de fig. 19, pour vérifier le comportement spatial de la caverne.
Une réduction des efforts intérieurs voisine de 15% a pu étre mise en
évidence et un réglage des tranches d'étapes d'avancement longitu-
dinal des travaux a pu étre opéreé.

Section intermédiaire de la caverne

Dans le but de limiter le co(t du revétement, une autre section a été
analysée en détail. Cette caverne dite intermédiaire est a mi-chemin
entre la section la plus large de la caverne de la gare souterraine de
Chauderon et le tunnel a simple voie qui se dirige vers 'Ouest pour y
rejoindre le tracé actuel.

Lesnouvelles valeurs des efforts intérieurs sont données pour le stade
final (fig. 20).

Tunnel a simple voie

Comme indiqué au chapitre 4, § d), la couverture en clé de volte du
portail est de 1.50 m seulement. L'objectif était donc de vérifier I'inté-
rét d’opérer un renforcement du terrain par «jet-grouting».

La géométrie de |a simulation numérique est donnée selon fig. 21 et
les résultats des deux calculs effectués fig. 22 a et 22 b. En effet, une

comparaison avec et sans «Jetting» a été faite et cela pour un revé-
tement de la galerie supposé constitué d’'un béton dit jeune (module
d'élasticité réduit), puis d’'un béton dit vieux. Cela a été rendu possi-
ble en combinaison avec une application progressive des charges du
massif.

Les résultats montrent 'intérét de cette consolidation par «jet-grou-
ting» qui permet de limiter et de réduire d'un facteur 3 les déforma-
tions en surface et d'un facteur 2 celles dans le tunnel. Dans le cadre
urbain de cette réalisation, ce gain est fondamental. Le calcul a donc
permis de justifier le choix constructif.

d) Corrélation calcul numérique et mesures de contréle «in situ»

Les conditions liées au site urbain, a la faible profondeur et a la na-
ture des terrains rencontrés, ainsi que les dimensions des ouvrages
a réaliser ont nécessité la mise en place d'appareils de mesure. Cela
était nécessaire pour suivre quantitativement I'incidence des phases
de creusement et de construction sur I'évolution des déformations et
des déplacements de I'ouvrage et du terrain I'encaissant, en fonction
du temps écoulé.

L'interprétation des résultats desmesures a permis de suivre au cours
de chaque étape de travail, le comportement réel du terrain et de I'ou-
vrage et de le comparer aux valeurs déduites des calculs.

Les chantiers étant toujours en cours et les mesures de contréle «in
situ» non terminées, il n'est pas possible de fournir aujourd’hui une
synthése rigoureuse d’'une telle corrélation. Elle fera 'objet d'un arti-
cle complémentaire ultérieurement.

Il est d'ores et déja possible de dire que globalement le massif de sol
s'est comporté comme attendu.
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Figure 21 (en haut):

Tunnel & simple voie. Discrétisation de la
géométrie du terrain et du tunnel avec la zone
en «Jet-grouting».

Fig. 22 (droit):

Tunnel a simple voie. Résultats des efforts
intérieurs et des déplacements modélisés par
MISES 3.

Fig. 22 a (en haut):
Sans «Jetting», pour béton jeune et vieux.

Fig. 22 b (a droit):
Avec «Jetting», pour béton jeune et vieux.

6. ASPECTS RELATIFS
A L’AVANCEMENT ET AU COUT

a) Déroulement des travaux

A la place Chauderon, les travaux ont débuté en
mars 1992. La construction du puits a duré 12 mois
environ et les travaux d'excavation de la gare sou-
terraine 11 mois. Les travaux préparatoires a I'ave-
nue d’Echallens ont débuté en février 1993 et ceux
du gros oeuvre de la trémie en mai 1993. Les tra-

(MNT)

013 cm

BETON JEUNE DEPLACEMENTS

BETON VIEUX

DEPLACEMENTS

vaux a ciel ouvert ont été terminés fin mars 1994,

tandis que l'acces au front d'attaque du tunnel a

'avenue d’Echallens a été libéré en octobre 1993. Enfin, les travaux
d’excavation ont été achevés en aolt 1994.

La pose de I'étanchéité et du bétonnage du revétement intérieur est
en cours, la mise en service de la nouvelle ligne jusqu’a la gare sou-
terraine de Chauderon étant prévue pour fin mai 1995.

b) Codts des travaux de génie civil des principaux ouvrages

Les colts sont donnés ici en millions de francs, base de juin 1991,
ainsi :
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— Installations de chantier
— Puits
— Gare souterraine de Chauderon

— Travaux a ciel ouvert a 'avenue d’Echallens
(trémie et tranchée couverte)

— Tunnel a simple voie

TOTAL:

5.2
5.1
8.3

25
8.1
29.2



c) Les intervenants
Les intervenants sont présentés dans le tableau 5, donné ci-apres :

Maitre de l'ouvrage Compagnie du chemin de fer
Lausanne - Echallens - Bercher (LEB)
Projet et direction des travaux: Monod Ingénieurs Conseils SA, Epalinges
Groupement des ingénieurs Piguet + Associés Ingénieurs Conseils SA,
Lausanne
CSD Ingénieurs Conseils SA, Le Mont
Géometre: J.-P. Ferrini Ingénieur géometre officiel,
Lausanne
Travaux souterrains et puits de Chauderon | Losinger SA
Consortium Tunnel de Chauderon, Locher SA
composé de: Dénériaz SA
Reymond SA
Travaux a ciel ouvert a l'avenue Consortium Bertholet + Mathis SA
d'Echallens: et Sotrag SA

7. CONCLUSIONS

La 1% étape du prolongement du LEB en souterrain a nécessité la
mise en oeuvre de techniques particuliéres pour répondre a toutes
les contraintes liées, d’'une part a la faible profondeur d’'implantation
associée a la nature des terrains de couverture et d'autre part a la
densité du site urbain construitet I'exiguité de la place disponible pour
les installations de chantier.

Pour assurer dans toutes les phases d’exécution une sécurité suffi-
sante, de nombreuses vérifications numériques ont été entreprises.
En particulier des modélisations bi et tridimensionelles ont permis de
garantir une limitation des déformations en cours d'excavation des
ouvrages souterrains etd’appréhender au mieux le dimensionnement
des sections.

De plus une collaboration franche et sincere entre les différents inter-
venants - Maitre d'Ouvrage, ingénieurs, géometres et entreprises a
permis de développer un excellent climat de travail et de mener cette
tache difficile a son terme.

Ainsi, malgré un report du début des travaux de 5 mois, I'ouverture
de la nouvelle gare reste fixée a fin mai 1995 grace notamment a une
avance de 2 mois prise lors des travaux d’exécution et sans dépas-
sement du budget.

La 2°me étape devant conduire le LEB jusqu’a la gare du Flon devrait
étre achevée d'ici a I'an 2000. Les crédits d’études ont été votés par
le Grand Conseil permettant I'élaboration du dossier d’'enquéte ces
prochains mois.

Adresse des auteurs: M. O. Tappy
Piguet + Associés Ingénieurs Conseils SA
Av.de I'Université 24
1000 Lausanne 17

Dr. E. Davalle

Monod Ingénieurs Conseils SA
Chemin des Croisettes 22
1065 Epalinges
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Reconstruction du port de plaisance de la Pichette-Est a Vevey

Les Batardeaux cellulaires

J. Monod MONOD INGENIEURS CONSEILS S.A. et J. Wilhelm CONRAD ZSCHOKKE S.A.

1. INTRODUCTION

Le samedi 4 avril 1987 et sous les coups répétés de la houle géné-
rée par la Vaudaire, vent de Sud-Est, la digue principale flottante du
port de plaisance de la Pichette-Est céda. Les articles de presse de
I'époque parlaient de «spectacle de désolation» ou caissons flottants
de la digue, pontons flottants et bateaux éventrés s’entremélaient et
s'agitaient au gré des vagues.

Aprés plus de quatre années de procédures administratives et juridi-
ques, le permis de construire d’'un nouveau port sur le lac Léman et
sur le méme site que le précédent étaitaccordé. Les premiers travaux
pouvaient débuter en janvier 1993, pour une durée d'une année et
demie de mise en oeuvre.

Le port de plaisance reconstruit a été congu sur le principe de base
de digues de protection rigides et fondé sur le fond du lac, contraire-
ment au précédent port qui était flottant. En particulier, la digue prin-
cipale qui fait obstacle a la houle générée par la Vaudaire a I'Est et
par le Vent a I'Ouest est constituée principalement de batardeaux ou
gabions cellulaires de grands diametres.

Cet exposé aborde exclusivement les aspects géotechniques et de
mise en oeuvre de ces batardeaux cellulaires qui, a eux seuls, cons-
tituent une premiére en Suisse pour ce type d’ouvrage.

Les difficultés relatives aux études et surtout aux travaux sont pré-
sentées et les techniques constructives particuliéres utilisées pour ce
nouveau port décrites.

Fig. 1: Situation générale des ouvrages duportde plaisance dela Pi-
chette-Est.

2. DESCRIPTION SOMMAIRE DES OUVRAGES

Le nouveau port de plaisance dela Pichette-Est aux portes de Vevey
est congu pour recevoir plus de 370 bateaux. Il est principalement
constitué de trois digues de protection contre les effets de houle qui
sont :

a) La Digue de Vaudaire, a I'Est:

— 32 m en double-rideau de palplanches profilées, ce dernier étant
ancré et remblayé de matériaux graveleux.

— 49 m de digue classique en enrochements.
b) La digue de la passe-Ouest, a 'Ouest :

— 45 m en double-rideau de panneaux perforés, stabilisés par 13 ca-
dres métalliques. Ces perforations étaient une exigence des Ser-
vices de la nature pour protéger la biocénose.

— 11 m en double-rideau de palplanches profilées, celui-ci ancré et
remblayé de matériaux graveleux.

¢) La digue principale, au Centre:
— 21 batardeaux ou gabions cellulaires de 10.2 m de diametre.

— 20 rideaux de chicanes en palplanches profilées et réalisées entre
les gabions, avec systeme de jours a la base pour favoriser les
échanges port-lac.

L'intérieur du port est aménagé de pontons flottants, eux-mémes fixés

en plan par plusieurs pieux métalliques embétonnés, points rigides

du systeme de stabilité des pontons. La situation générale des ouvra-

ges du port est illustrée par la fig. 1.
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3. ASPECTS RELATIFS A LA GEOTECHNIQUE ET A
L’ASSISE DES GABIONS

La mise en ceuvre d'ouvrages portuaires, fondés en profondeur sur
les fonds lacustres, nécessite une tres bonne connaissance des for-
mations stratigraphiques du sous-sol. En effet, outre les efforts stati-
ques conventionnels, les ouvrages sont soumis a des efforts dynami-
ques variables dis a la houle, elle-méme générée par des vents do-
minants. Les fondations doiventdonc permettre unereprise totaledes
charges mises en jeu qui lui sont transmises, pour assurer a la fois la
sécurité structurale, comme celle de I'état de service des construc-
tions.

3.1 Composition du sous-sol

Quatre campagnes géotechniques ont été entreprises sur le site du

port, a savair :

— dans la cadre de I'ancien port flottant, en avril 1984, 8 sondages
carottés jusqu’a une profondeur de 20 m pour les pieux d'amarra-
ge des pontons.

— dans le cadre de la reconstruction du port pour fonder une digue
fixe, en novembre 1987, 8 sondages carottés jusqu’a une profon-
deur maximale de 38.50 m.

— dans le cadre de la reconstruction du port et du projet d’exécution,
en janvier 19932, 19 sondages carottés au pénétrometre lourd.

— lors de l'exécution des gabions cellulaires, en juillet 19937 128 es-
sais de battage de palplanches sur sites de gabions.

La composition générale de la stratigraphie rencontrée au fond du lac

estla suivante :

— vase et sédiments lacustres de 0.50 a 3.50 m d'épaisseur, fins et
sableux sans résistance.

— couche intermédiaire a résistance plutét moyenne de 0.50 a 5.50 m
d'épaisseur, de dépbts lacustres argilo-sableux.

'De Cérenville Géotechnique S.A., Ecublens-Lausanne
2CSD Ingénieurs Conseils S.A., Le Mont-sur-Lausanne.

*G.R.A.P.P.E., Groupement pour la réalisation du port de la Pichette-
Est.
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Fig. 2: Profil en long stratigraphique du sous-sol lacustre dans 'axe
des gabions cellulaires suite aux différents sondages.

Fig. 3: Elévation de la position variable du toit de la moraine compac-
te sur le site d'un gabion.
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Fig. 4: Vibrofongage d'une palplanche d’essai.

— couche intermédiaire a résistance plutét compacte en moraine co-
hérente a trés compacte sur moraine tres graveleuse.

L'établissement du profil stratigraphique, le long de I'axe des gabions
14 a 21 (fig. 2), montre une importante irrégularité des couches. Cette
forte irrégularité a aussi pu étre mise en évidence sur chacun des sites
propres aux 21 gabions (fig. 3).

3.2 Assise de I'enceinte des gabions cellulaires

Les gabions cellulaires cylindriques sont composés principalement
d’une enveloppe circulaire métallique, formée de 64 palplanches pla-
tes R500J12 mises en place par vibrofongage, et d'un remblayage en
matériaux sablo-graveleux issus du lac Léman.

Toutes les palplanches ont été assises sur la couche de sol dite inter-
médiaire a tendance morainique compacte. A ce propos, les 8 essais
de battage (fig. 4) réalisés sur le site de chaque gabion ont permis
d'optimiser par batardeau la longueur de 64 palplanches de circonfé-
rence, dont certaines ont jusqu’a 26 m de hauteur de la surface au
fond d'assise.

Ainsi, 'encastrement du cylindre de I'enceinte métallique dans le sol
sous-lacustre varie de 3.50 a 7.00 m. Cela a permis d’atteindre le ni-
veau de sous-sol compact qui garantit une limitation des tassements
verticaux différentiels de I'enceinte en palplanches.

3.3 Comportement d’ensemble des gabions cellulaires

Le remblayage en matériau sablo-graveleux des gabions a été reéali-
sé sans avoir au préalable enlevé la couche de fond de vase molle
prise dans I'enceinte métallique. Cela pour deux raisons :

— la non-autorisation légale d’extraire ces matériaux et de les resti-
tuer sur place hors gabions dans le lac, pour des raisons de res-
pects environnementaux,

— vu la prise en compte du point précédent, les codts élevés du trai-
tement et de I'évacuation de ces matériaux vaseux n'ont pu le per-
mettre.

En conséquence, une campagne de contrdle systématique de I'évo-
lution des tassements du remblai et de I'enceinte métallique a été en-
treprise pour chaque gabion. Les cylindres métalliques sont restés
stables a terme, alors que les remblais poursuivaient un tassement
lent, mais régulier.

Ces tassements des remblais montraient un processus de mélange
intime du remblayage avec la vase. Un équilibre s’est établi garantis-
sant le faible risque de voir apparaitre une instabilité des gabions en
grand glissement convexe’ sous effet de la houle, événement qu'il est
possible de rencontrer en pareil cas. Des calculs numériques entre-
pris n'avaient pas pu mettre en évidence ce type d’instabilité poten-
tielle. Encore actuellement, des mesures in situ de tassement des
remblais sont mensuellement effectuées sur 6 gabions et, 7 mois
apres la mise en place de certains gabions, des tassements de plu-
sieurs centimetres sont encore enregistreés.

La superstructure, utilisée pour I'exploitation et comme brise lame du
port, avaitétéinitialementprévuefondée surlesremblaisdes gabions.
Apres avoir observeé le comportement des tassements et les risques
importants de fissuration de la superstructure par tassements d’'ap-
puis différentiels, cette derniere a été construite en étant désolidari-
sée des remblais. La superstructure est actuellement assise sur des
corbeaux en béton armé, liés al'enceinte métallique des gabions. Les
tassements encore observés du remblai de certains gabions donnent
raison a I'option technique prise dans ce cas.

4, TRAVAUX DE CONSTRUCTION

La réalisation des ouvrages du nouveau port de Pichette-Est a de-
mandé la mise en oeuvre d’'une grande variété de techniques de cons-
truction, dont certaines constituent une premiere en Suisse. Outre les
procédeés classiques de battage de pieux et de rideau de palplanches,
soumis tout de méme aux aléas des travaux en eaux semi-profondes,
on a eurecours a des techniques empruntées aux travaux maritimes
pour I'exécution des gabions cellulaires de la digue principale. Si tou-
tes les autres parties du port ont pu étre réalisées sans problemes
majeurs, la mise en place des palplanches plates a donné du fil are-
tordre aux responsables du chantier.

4.1 Mise en oeuvre des gabions cellulaires

Unre des difficultés était liée a la flexibilité des palplanches plates des
gabions cellulaires. Ces éléments de 22 a 26 m de long pour 0.50 m
de large, dont la section est visible sur la fig. 5, avaient a leur échel-
le la flexibilité d'une feuille de papier. Il ne pouvait pas étre question
de les saisir par un bout pour les dresser en position verticale sans
courir le risque de plastification locale, voire de les endommager for-

‘Cercle de glissement inverse qui pénéetre dans les gabions de grand
diametre

Fig. 5: Section d'une pal-
planche plate constituant
les gabions circulaires.

Approx. B5 mm

|
500 mm l
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Fig. 6: Vue générale du chantier du batardeau cellulaire. Au premier
plan le gabion N° 16 en cours d’exécution.

tement. On a donc décidé de construire une série d’engins et de dis-
positifs facilitant leur transport et leur mise en place, en particulier un
palonnier de levage, une barge a support basculant et un gabarit de
positionnement cylindrique.

Le palonnier a plusieurs points d'attache a servi au déchargement des
palplanches arrivant par camion sur le chantier et a les déposer sur
l'aire de stockage. Elles ont ensuite été reprises et déposées sur une
barge qui les amenait jusqu’au gabion en cours de construction. Ar-
rivées au lieu de pose, les palplanches ont été mises en position ver-
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ticale par rotation d'un cadre basculant construit a cet effet. Ensuite,
elles étaient prises en charge par une grue flottante qui les présen-
tait devant le gabarit de positionnement.

Une vue d’ensemble du chantier des gabions cellulaires, avec un élé-
ment de palplanche en cours de pose, est donnée fig. 6. Il s’agit en
I'occurrence du dernier élément de palplanche du batardeau, le 64¢m,
dont la mise en place a chaque fois était assez fastidieuse, comme
c'est généralement le cas pour les éléments de fermeture de tels ri-
deaux ou les tire-forts et les vérins deviennent des outils indispensa-
bles. On voit aussi sur I'image le ponton de transport et son support
basculant, ainsi que le ponton principal avec la grue de pose de pal-
planches. Ce ponton repose sur le fond lacustre a l'aide de quatre ap-
puis d'angle coulissants. Remontés lorsque la barge se déplace d'un
gabion a I'autre, les pieds sont appuyés sur la moraine intermédiaire
apres positionnement de la barge devant le gabion a exécuter. La
barge de pose est munie d’un cerceau de guidage qui épouse la forme
extérieure du rideau de palplanches. Le guidage intérieur est assuré
par un cylindre métallique indépendant pourvu de 12 pieds télescopi-
ques.

La réalisation du 1* gabion a pris plus de trois semaines, alors que le
dernier a été mis en oeuvre en 5 jours.

4.2 Autres ouvrages

Les autres parties de l'ouvrage, passe-Ouest, digue de transition et
digue de Vaudaire n'ont pas entrainé de problémes majeurs a I'exé-
cution, leur réalisation étant plus classique.

Sur fig. 7, on observe les installations utilisées pour la mise en place
des blocs de la digue de Vaudaire en enrochements, la partie en pal-
planches, visible sur la gauche de 'image, étant déja achevée au ni-
veau de la superstructure.

La seule difficulté rencontrée pour la digue de Vaudaire en enroche-
ments fut I'estimation des tassements de cette derniere, son fonde-
ment étant sur des matériaux vaseux. Une quinzaine de centimetres
ont pu étre observés et corrigés au fur et a mesure de la construction.

4.3 Généralités

La reconstruction du port a débuté en janvier 1993 et les travaux ont
été achevés en mai 1994 (fig. 8). Déduction faite d’'un arrét en juillet
1994 et de l'arrét de fin d’année, les travaux ont duré 15 mois.

Au cours de ces mois d'exécution, on a mis en place environ 3000 t
de palplanches de divers types, 30 000 m3 de remblais, 4000 t d’en-
rochements, plus de 1000 m® de béton et on a battu plus de 400 m’
de pieux métalliques pour la passe-Ouest.

Au plus fortde son activité, soit en avril 1994, le chantier a occupé 18
personnes.

Fig. 7: Vue dela digue de Vaudaire
en enrochements, en cours d’exé-
cution.
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Fig. 8: Déroulement des travaux dans le temps.

Les travaux ont été réalisés par le Groupement G.R.A.P.P.E., compo-
séde S. A.Conrad Zschokke, Renens, Marti S.A., Berne et Fehlmann
Travaux Hydrauliques S. A., Epalinges, piloté par I'entreprise Zschok-
ke.

5. CONCLUSIONS

La composition du sous-sol tres irréguliere, méme a de faibles écarts
de distance, a constitué la difficulté majeure a surmonter pour garan-
tir une bonne réalisation des gabions de la digue principale. L'impor-
tante quantité de palplanches a mettre en oeuvre pour construire ces
batardeaux cellulaires ont nécessité une bonne précision comme une
excellente connaissance du comportement du sous-sol. Seuls les es-
sais de battage in situ ontapporté I'information vraiment utilisable avec
certitude en pareil cas.

Les mesures effectuées encore aujourd’hui sur le tiers des gabions
de la digue principale construite montrent que ces derniers sont ac-
tuellement stables. Seuls les remblais enfermés dans les enceintes
meétalliques poursuivent leurs tassements, convergeant vers un état
stable, sans incidence sur le reste des structures.

Plus généralement, les techniques de réalisations délicates ont été
parfaitement maitrisées, par les entreprises, sans engendrer le moin-
dre retard dans le programme des travaux.

Adresses des auteurs:

Jacques Monod

ing. civil EPFL/SIA

Monod Ingénieurs-Conseils S.A.
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N 1 - Ouvrages Autoroutiers entre Yverdon et Arrissoules

par M. Robert Dubray, Ingenieur en chef adjoint du Service des routes et des autoroutes

1. SITUATION GENERALE

Le trongon d'autoroute entre Yverdon et Morat fait partie de la natio-
nale 1 qui traverse la Suisse de Genéve a St-Margrethen via Lausan-
ne, Yverdon, Berne, Zurich et St-Gall. Cette artere constitue, avec la
nationale 2, Bale — Chiasso, un des éléments fondamentaux du ré-
seau autoroutier suisse.

La longueur totale de la N 1 estde 385 km, dont 339 km sont ouverts
au trafic depuis 1987.

Les 46 km du trongon Yverdon — Morat constituent le dernier maillon
a construire de cette route nationale.

Pour expliquer ce retard, il suffit de rappeler que le trongon Yverdon
— Avenches est I un des 6 trongons autoroutiers qui a été remis en
question et qui a fait I'objet d’un réexamen par la Commission extra-
parlementaire dite «<Commission Biel». Sitdt ses travaux terminés, des
initiatives populaires ont été lancées par des opposants a I'encontre
des conclusions de la Commission, remettant en cause la nécessité
de réaliser certains trongons, dont la N 1 Yverdon — Avenches, d’ou
la votation fédérale dite «Trefle a trois». Apres avoir franchi tous ces
obstacles, il a fallu poursuivre toute la procédure des routes nationa-
les, du projet général au projet définitif, avec les études d’'impact liées
a chaque stade d'avancement, conformément a la Iégislation sur la
protection de I'environnement.

2. TRACES ETUDIES

La région traversée est découpée territorialement entre les cantons
de Vaud et de Fribourg.

Elle est également divisée topographiquement, Estavayer-le-Lac se
situant a la limite de deux secteurs distincts:

D'une part la plaine de la Broye et d'autre part les bords du lac de
Neuchatel. C’est ce dernier secteur qui nous intéresse plus particu-
lierement ce jour.

Entre Yverdon et Estavayer sur une longueur de 20 km, trois groupes
de variantes de tracés ont été étudiés:

— Un premier groupe «en bordure sud du lac de Neuchétel»

Le tracé s'inscrivait jusqu’a Yvonand sur la route existante, le tra-
fic local étantreporté sur laroute Yverdon— Yvonand par Cheseaux-
Noréaz. Ce projet, qui restait au bord du lac jusqu’a Font (FR), était
économique, peu contraignant pour 'agriculture, de faibles déclivi-
té et altitude, mais il a été rejeté par les milieux soucieux de proté-
ger la rive sud du lac de Neuchatel, dont le site est classé sur le
plan national

— Un deuxieme groupe de variantes (A) en retrait du lac

Le tracé rejoignait le plateau de Cheseaux-Noréaz et la plaine au
sud d'Yvonand, passait derriere Cheyres et rejoignait Estavayer
dans des conditions difficiles sur Fribourg. Ce projet touchait des
zones agricoles de valeur et n'était pas favorable aux milieux éco-
logiques.

— Un troisieme groupe de variantes (B) dans l'arriere-pays est celui
retenu par la Commission Biel. Le tracé quitte Yverdon pour entrer
en tunnel sous Pomy. Il évite ainsi de traverser les quartiers sud de
la ville et assure le maintien et la pérennité des sources thermales
et minérales d’Yverdon-les-Bains. A la sortie du tunnel, il s’inscrit
dans un vallon sous Cuarny.

De la, tantét en lisiere, tantét en forét, ce tracé atteint le plateau de
Rovray, culmine a 670 m et rejoint Estavayer en pente douce. Plus
colteux, il favorise I'habitat, la nature et le site.

3. TRACE EN CONSTRUCTION

La N 1 entre Lausanne et Yverdon-les-Bains, inauguré en novembre
1982, aboutissait provisoirement aux portes de la ville dans le quar-
tier industriel dit «Aux Petits Champs». C’est ici que le trongon Yver-
don — Arrissoules prend son origine. A cet emplacement se situe la
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Fig. 1:
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Fig. 2: La carte Yverdon — Arrissoules

jonction d’Yverdon-Sud, dont le trafic se répartit sur la RC 401 (Lau-
sanne — Yverdon) et sur la collectrice-sud de I'agglomération.

L'autoroute franchit le réseau routier local et le ruisseau du Buron par
un double ouvrage en béton précontraint long de 185 m. La largeur
de chaque ouvrage est de 18 m, compte tenu des voies d'entrée et
de sortie de la jonction autoroutiére. La coupe en travers a été étu-
diée afin d’ en alléger sa silhouette. Les bordures spéciales sont sou-
tenues par des béquilles ajourées.

La culée Est se combine avec I'entrée du batiment de service des tun-
nels de Pomy. L'autoroute pénétre ensuite en tunnel dans les «Cotes
de Sermuz».

Par une large courbe de 1900 m de rayon, le tunnel de quelque 2980
m passe sous Pomy et débouche dans le vallon de Gy, sur la com-
mune de Cuarny. Le tracé, reliant la plaine de 'Orbe au plateau de
Pomy-Cuarny, s'est élevé de 120 m avec une déclivité de 2,7 %.

Les deux tubes ont une section circulaire de 11,60 m de diametre.

Pour desraisons de sécurité,ceux-ciserontreliés par 3 galeries trans-
versales carrossables et par 6 galeries transversales piétonnes.
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Les 300 derniers métres des tunnels, vers les portails Est, seront ex-
cavés a ciel ouvert.

La ventilation longitudinale sera assurée au moyen de ventilateurs ac-
célérateurs disposés en calotte.

Afin de réduire le degré de pollution de la zone immédiatement voisi-
ne des portails, des cheminées ont été prévues. Pour les deux tubes,
la ventilation longitudinale est complétée par un systéme d’aspiration
et de captage de I'air vicié aux extrémités de chaque tube, a une dis-
tance de 150 m environ des portails. L'illustration représente la che-
minée des portails Ouest, située au-dessus des Cotes de Sermuz.
Seule la partie qui dépasse les arbres de la forét sera visible.

L’éclairage des tunnels sera assuré par une ligne de luminaires (ban-
deau) fixée a environ 80 cm de I'axe central.

Pour préserver un élément marquant du paysage et en raison du ca-
ractere tres calme du village de Cuarny, une tranchée couverte de
210 m a été prévue dans la colline de Champ Bally.

Le terrain accidenté et la forte pente transversale qui suit nécessitent
successivement un pont a Cuarny de 420 m et a Cronay de 940 m.
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Fig. 3:
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2 voies d'autoroute

Apres avoir passé en lisiere de bois, le fracé pénetre dans la forét sur
5 km.

C’estauflanc du versant abrupt des «Cotes de Neyruz» et du «Cha-
telard» que l'autoroute doit prendre assise pour atteindre les hauteurs
de la falaise qui, a pic, domine le vallon de la Mentue. Celui-ci est fran-
chi par un pont long de 620 m et situé a 100 m au-dessus de la rivié-
re.

Aprés étre descendu jusqu’au niveau de 554 m, le tracé reprend de
I'altitude avec une déclivité de 2,1 %. La vallée large du ruisseau des
Vauxest traversée par un viaduc de 1100 m, le vallon de la Golaz par
un ouvrage de 450 m et La Baume par un pont de 180 m précédant
I'entrée des tunnels d'Arrissoules. Les deux tubes de ceux-ci ont une
longueur de 3000 m, dont les % se trouvent sur le canton de Vaud. lls
débouchent sur sol fribourgeois a 635 m d’altitude. La coupe-type est
identique a celle de Pomy.

Fig. 4: Coupe-type du tunnel de Pomy

La route nationale, par son tracé en tunnel et en forét, ne sera visible
que ponctuellement. Ce sera le cas a Cuarny ou elle se situera en ter-
rain agricole sur pres de 2 km.

Du fait de la topographie accidentée du tracé, les ouvrages, ponts et
tunnels représentent le 70 % de la longueur du trongon sur sol vau-
dois.

Le profil en travers type de I'autoroute comprend deux chaussées de
7.75 m bordées de voies d'arrét de 2.50 m et séparées par un terre-
plein de 2.00 m. Cet espace doit étre élargi a proximité des tunnels
et entre les ponts.

Les conditions géologiques et les impératifs, liés a la protection des
sources, ne permettent pas d’envisager l'infiltration directe des eaux
de ruissellement. C'est la solution consistant a rejeter les eaux de sur-
face de la chaussée dans les cours d’eaux existants qui a été rete-
nue. Les eaux seront collectées et acheminées vers deux exutoires,
le Buron et la Mentue; les rejets seront précédés de bassins amortis-
seurs de crues munis de séparateurs a huile.

Ainsi, l'autoroute Yverdon — Morat fait partie de la nouvelle généra-
tion des constructions routieres. Tous les criteres ont été pris en consi-
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Batiment de service

Canal de ventilation

Fig. 5: Cheminée de ventilation)

dération, conduisant a des tracés beaucoup plus colteux, souvent
hétéroclites pour certains, mais qui respectent au mieux I'environne-
ment humain et naturel qu’elle traverse.

Les chantiers sur ce secteur ont débuté en été 1993. Les deux tun-
nels d’environ 3 km, étant les ouvrages les plus longs a réaliser, les
premiers travaux ont consisté a aménager les acces a ces ouvrages,
a savoir le pont sur le Buron et celui de La Baume.

La durée de construction des tunnels est de 5 ans pour le génie civil
etun an pour les équipements. Les travaux des tunnels d’Arrissoules
débuteront cet automne, I'ouverture au trafic étant planifiée pour I'an
2000.

Le colt global du troncon Yverdon — Arrissoules est estimé a environ
fr. 800 mio, ce qui revient a prés de 63 mio le kilomeétre.
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Les conditions géologiques et géotechniques de la N1 au nord d’Yverdon-les-Bains

Blaise GRAF, Ingénieur de la Division des Routes Nationales du Canton de Vaud

1. INTRODUCTION

Letrongon de40kilometres, entre Yverdon et Morat, actuellement en
construction, par les soins des cantons de Fribourg et de Vaud, as-
surera d'ici 2001 la liaison complete de Genéve a St-Gall des princi-
pales villes du Plateau suisse par la route nationale 1.

DelaPlainedel’Orbe alaplainedela Broye, I'autoroute traverse une
région de collines aux formes arrondies, entaillées fortement par I'éro-
sion des cours d’eau.

Les conditions géotechniques sont trés diverses; elles ont une gran-
de influence sur la conception et la réalisation des nombreux ouvra-
ges a construire, comme le montrent quelques exemples donnés ci-
apres.

2. GEOLOGIE

D'Yverdon a Morat, e tracé rencontre les formations géologiques sui-
vantes :

Soubassement rocheux:
Urgonien (Crétaceé) (pour mémoire)
Molasse chattienne
Molasse aquitanienne
Molasse burdigalienne

Terrains de couverture
Alluvions lacustres, limono-argileuses
Alluvions lacustres, marécageuses
Alluvions de riviere et graveleuses
Moraines
Cobnes de déjection, limons de pente
Eluvions molassiques
Matériaux de remplissage

Molasse CHATTIENNE:
marnes (surtout) et grés
(Molasse d’eau douce inférieure)

- Marnes bigarrées inférieures:
marnes multicolores, alternant avec quelques
minces niveaux de gres.

- Grés de Mathod :
marnes a niveaux gréseux plaquetés ou massifs.

- Calcaires d'eau douce:
alternance de marnes, gres et calcaires lacustres
passant vers le haut a des dolomies.

- Marnes a gypse:
alternance de minces niveaux de marnes, de gres,
de quelques calcaires lacustres, avec veines et
mouches de gypse.

Molasse AQUITANIENNE:
marnes et grés (Molasse d'eau douce inférieure).
- Gres de Cuarny:
gres grossiers, massifs, avec importantes
intercalations de marnes.
- Marnes bigarrées supérieures:
alternance de marnes multicolores et de gres.
- Molasse grise de Lausanne:
gres grossiers, épais, lenticulaires et marnes.

Molasse BURDIGALIENNE:
grés (Molasse marine supérieure).

Gres grossiers a moyens, alternant avec gres fins,
en lentilles, parfois marneux, et avec niveaux de
gres coquilliers.

La dureté va de tendre, pour certains grés grossiers
mal cimentés, a dur a tres dur pour les gres co-
quilliers.

Stratification entrecroisée .

SOLS MEUBLES ( terrains de couverture)
- Alluvions lacustres;
Plaines de I'Orbe et de la Broye.

Limono-sableuses ou limono-argileuses : compo-
sées de sable, limon et argile en proportions varia-
bles suivant les niveaux; normalement consolidées;
compressibles; d’'une résistance au cisaillement
bonne (sable lim.) a faible (limono-argileux).

Marécageuses : plaines de 'Orbe et de la Broye.

Alternance de tourbe, de tourbe limoneuse, de
limon crayeux et de craie lacustre; ces sols ne sont
pas consolidés; ils sont tres compressibles et d’'une
résistance au cisaillement médiocre (tourbe) a tres
faible (craie lacustre).

- Alluvions de riviére:
Mentue, ruisseau des Vaux

Sables graveleux a gravier sableux, compacts, per-
meéables, peu a tres peu compressibles; se rencon-
trent dans les vallées latérales.

- Cones de déjection, limons de pente:

Tracé, coteaux de Valangin, de La Culat et de Ney-
ruz.

Limons sableux, mous a tendres, compressibles, in-
stables.

- Matériaux de remplissage:
Pomy Est

Limons sableux argileux, crayeux ou tourbeux,
compressibles, peu résistants.

- Moraines (surtout de fond):
Tout le tracé.

Limons argileux sableux, parfois graveleux, durs a
tres durs, trés peu compressibles, de forte résistan-
ce au cisaillement (sauf en présence d'eau).

- Eluvions molassiques :
Tout le tracé.

Limons argileux ou limons sableux (altération de la
roche molassique), moyen, peu compressibles, ré-
sistance au cisaillement moyenne a médiocre.
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3. HYDROGEOLOGIE

Surle tracé, d’Yverdon-Sud a Morat, il existe plusieurs situations hy-
drogéologiques :

3.1 Plaine de I'Orbe (devant Yverdon)

Ici, les alluvions lacustres contiennent deux nappes phréatiques : la
principale, profonde, est située vers 8 a 10 métres; la seconde baigne
les formations superficielles, au-dessus des tourbes et des limons
crayeux.

Ces deux nappes sont en communication en certains endroits permé-
ables: en hautes eaux, la nappe profonde alimente la nappe superfi-
cielle suspendue qui voit son niveau maximum affleurer le terrain na-
turel, alors qu'en basses eaux, la nappe principale descend; la nappe
superficielle est alors drainée.

3.2 Zone des collines (Yverdon — Payerne et Avenches — Morat)

Dans ces deux grands secteurs, les sources et nappes sont trés nom-
breuses, tout au long de 'autoroute. Elles sont diverses de par la per-
méabilité variable des formations dans lesquelles elles se forment,
puis apparaissent.

Les zones les plus sableuses ou graveleuses des moraines donnent
naissance a des sources, dont la plupart sont captées. Le solde, formé
de limons argileux, est peu perméable.

Les alluvions des rivieres, perméables, contiennent une nappe d’eau
qui ne posera pas de grands problemes constructifs.

Dans les éluvions molassiques, comme dans la partie altérée et trés
fissurée de la Molasse, on rencontre d’'importantes venues d’eau, sou-
ventsous-pression, qui proviennent des fractures etfissures de la Mo-
lasse.

Dans les Molasses marneuses du chattien et de 'aquitanien, peu per-
meéables, mis a part les grés et les calcaires d’eau douce il faut s’at-
tendre en souterrain a des venues d’eau, localisées aux fractures et
fissures, peu nombreuses, mais le plus souvent artésiennes.

Pour le tracé en surface, dans les versants assez inclinés, le draina-
ge se fait tres facilement vers le bas des pentes: I'autoroute se trou-
vera au-dessus des niveaux d’eau.

Dans la Molasse burdigalienne, il y a formation de sources et de nap-
pes grace a la perméabilité importante due a la fracturation et a celle
créée par les bancs de gres peu cimentés.

3.3 Plaine de la Broye

Dans ce secteur, les études hydrogéologiques ont montré la méme
situation que dans la plaine de I'Orbe. Le réseau piézométrique, im-
planté tout au long du tracé, indique la présence d’'une nappe princi-
pale, située dans les alluvions lacustres sableuses, vers 5 a7 m de
profondeur, surmontée d’'une nappe secondaire, suspendue dans les
alluvions marécageuses.
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La nappe principale est sous pression; elle tend a remonter dans les
niveaux palustres, en alimentant la nappe suspendue. En hautes
eaux, la nappe phréatique atteint, voire dépasse, a plusieurs endraits,
la surface du terrain naturel, créant ainsi des inondations.

4. GEOTECHNIQUE

Les caractéristiques principales des formations rencontrées le plus
souvent sur le tracé sont données ci-apreés:

4.1 Alluvions lacustres limono-argileuses

Ce sont des limons argileux ou sableux, normalement consolidés,
compressibles, de résistance au cisaillement bonne (lim.sabl.) a fai-
ble (lim.arg.). lls se rencontrent dans les plaines de 'Orbe et de la
Broye.

(Plaine de I'Orbe, Pont sur le Buron)

v Cu [0} c MEo

t/m? kN/m? ®) kN/m? MPa
Minimum 1,85 20 20 0 3,5
Maximum 1,95 35 25 10 4,0

4.2 Alluvions marécageuses

Cette formation est composée de tourbes, de limons tourbeux et de
craie lacustre. Ils se trouvent dans les 2 plaines.

(Plaine de I'Orbe, Pont sur le Buron, couche E1, tourbe)

Y Cu ¢ C MEo

t/m? kN/m? () kN/m? MPa

Minimum 1,20 — 15 0 0,4

Maximum 1,35 s 20 5 0,7
4.3 Moraine

Il s’agit essentiellement de limons argileux sableux, parfois graveleux,
avecdes débris de Molasse, durs atres durs, trés peu compressibles,
de forte résistance au cisaillement.

(Pomy Est, Po7, Po8, Cy1,2,7,10)

W Y Cu ¢’ c MEo

(%) t/m?® kN/m? () kN/m? MPa
Minimum 8,5 2,06 18 24 1 30
Maximum 16,9 2,33 114 34 17 45
Moyenne 13,9 2,19 44 29,5 10 —




4.4 Molasse chattienne

Il s’agit des marnes bigarrées inférieures, des grés de Mathod, des calcaires d’eau douce et des marnes a gypse.

Types ¥ (kN - m?) oc (MN - m?) E (MN ' m-2) ot (MN - m-2)
moy. mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi
Gres, grés marneux,
marno-gres 247 222 26,0 338 11,2 652 6270 850 14800 28 13 4,3
Marnes et
marnes gréseuses 22,0 191 247 2,5 026 48 225 20 430 —_- — —
4.5 Molasse aquitanienne
En font partie : les greés de Cuarny, les marnes bigarrées supérieures et la Molasse grise de Lausanne.
Types v (kN - m?) oC (MN - m?) E (MN ' m-2) ot (MN - m-2)
moy. mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi
Greés de Cuarny
Gres fins (24,7) (4,9) (350) — — -
Marnes bigarrées
supérieures 23,7 230 245 8,3 2,0 18,5 1120 200 3000 0,7 0,4 1,6
Gres, Grés marneux,
marno-gres
Calcaires marneux 2345 234 235 17,0 6,0 28,0 2800 1000 4600 1,25 2,1 0,4
Marnes, marnes gres. 231 20,8 245 3,4 0,16 9,1 273 10 770 0,7 0,4 0,9
Molasse grise Lsne
Gres, Gres marneux 237 22,7 2583 52 3,8 74 790 450 1400 0,55 0,5 0,6
et marno-gres
Marnes, marnes greés. (23,8) 0,4 40 0,6
(23,8) = valeur isolée.
4.6 Molasse burdigalienne
Il s’agit des gres, grossiers, moyens ou fins, parfois marneux et des gres coquilliers.
Tableau 1
Types v (kN - m?) oC (MN - m?) E (MN - m-2) ot (MN - m-2)
moy.  mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi moy. mini  maxi
Gres tendres (D) 21,7 204 231 2,0 0,5 4,6 374 60 1000 0,2 0,1 0,2
Grés mi-durs (C) 228 19,0 26,8 4,9 0,9 141 877 140 3800 0,5 0,1 1,7
Gres durs (B) 24,4 224 258 18,3 6,4 49,6 4445 1000 11000 1,8 0,5 2,7
Gres tres durs (A) 257 248 263 275 8,4 448 10814 6900 16000 19 0,2 3,2
Tableau 2
Types Y GC W ot Broyabilité Abra LCPC Egq. Qtz Quartz Calcite
t/m? MN - m2 % MN - m* % g/t % % %
Gres tendres 2,17 2,0 13,1 0,2 86,1 80 61,5 44 10
Gres mi-durs (C) 2,28 4,9 10,5 0,5 98,0 70 52,5 37 20
Grés durs (B) 2,44 18,3 4,8 1,8 88,5 150 375 26 48
Gres tres durs (A) 2,57 275 2,7 19 80,6 272 39,8 30 40
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5. PROBLEMES POSES PAR QUELQUES OUVRAGES
PARTICULIERS

Il est présenté ci-apres quelques problemes posés par les conditions
géotechniques lors de I'étude et la réalisation de certains ouvrages.

5.1 Yverdon-Sud, colonnes ballastées

L’acces aux ponts sur le Buron, dans la jonction d'Yverdon-Sud, cété
Lausanne, est réalisé par de hauts remblais, atteignant 8 metres, au
droit de la culée.

La qualité tres mauvaise des alluvions marécageuses (tres compres-
sibles et instables) oblige a réaliser les remblais par étapes succes-
sives.

L'acces aux futurs tunnels de Pomy (portails Ouest) se fait par les
ponts sur le Buron; la construction des remblais s’exécute en méme
temps que celle des ponts, d'ou une influence trés grande sur la culée
et sa fondation sur pieux.

Dans le but de réduire les tassements prévisibles (env. 95 cm pour 8
meétres de hauteur), les efforts sur les pieux, et d’assurer la stabilité
générale, il a été réalisé une consolidation des sols de fondation par
la mise en oeuvre de «colonnes ballastées».

Le procédé consiste a remplacer a sec, sur une profondeur de 11 m
environ, une partie du sol de fondation médiocre par une colonne de
gravier concassé compacté, dans le rapport de 1 m? de surface de
colonne pour 4 m? de surface de terrain a traiter.

Par les abaques de PRIEBE (voir figure 1) , on peut estimer la réduc-
tion de tassement (facteur ) en fonction du rapport m des surfaces
traitées (A col) et non traitée (A terr), du frottement du matériau de la
colonne (¢ col) et d'un coefficient de Poisson p=1/3.

Généralement, on fixe un tassement réduit, compatible avec les dé-
formations admissibles de I'ouvrage voisin, que I'on compare avec la
valeur du tassement sans colonnes; par les abaques, on obtient le
rapport A terr/A col, d’ou le maillage du réseau.

Il faut ensuite vérifier la stabilité interne de la colonne; il est admis
que:

—la contrainte verticale limite dans la colonne est fonction de la
contrainte horizontale maximum dans le sol

— cette contrainte horizontale maximum ne doit pas dépasser la pres-
sion limite du terrain encaissant la colonne (expansion du sol) (pres-
siometre).

On estime ainsi la charge limite; la comparaison avec I'effort transmis
par le remblai doit donner un coefficient de sécurité de 2,0 au moins.

Pour couvrir le site ou les remblais ont des hauteurs de 6 a 8 m, il a
fallu mettre en place 1326 colonnes, d’'une longueur moyenne de 11,70
m, soit une longueur totale de 15 600 m, réalisée par 2 machines entre
les mois de septembre et d’octobre 1993.

Le diametre moyen des colonnes est de 0,95 m, sur la plus grande
partie de la hauteur. Sur les 2 - 3 m supérieurs, ou le terrain limono-
sableux est plus compact, le diameétre est de 80 a 85 cm.

Figure 1

B—

= Ater /Aol
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Le chargement des colonnes par les 8 metres de remblais est réali-
sé et lestassométres placés dans le sol de fondation indiquent un tas-
sement actuel de 45 cm, bien inférieur aux 95 cm estimés (sans co-
lonnes).

5.2 Tunnels de Pomy

Longs de 3000 m environ, les tunnels de Pomy seront excavés, en
montant dans le sens Yverdon-Morat, d'abord dans la Molasse chat-
tienne, puis dans la Molasse aquitanienne et enfin, réalisés en tran-
chée couverte, dans la moraine de fond.

Le profil est circulaire et la surface a excaver est de 106 m2. La cou-
verture rocheuse varie de zéro (Vallon de Pomy-Sermuz) a 50 m et
la couverture totale varie de 15 a 50 m.

Les deux Molasses a traverser sont formées surtout de marnes dont
la composante argileuse est forte.

Les analyses aux rayons X, exécutées par I'Université de Neuchatel,
donnent les résultats suivants (% en fonction de la composition tota-
le):

Molasse  Ech.  Minéraux argileux % Min. argil. gonflants %
No moy. mini  maxi moy. mini  maxi

Chatienne 8 50 28 59 20 15 25

Aquitanienne 7 62 52 68 18 4 34

Compte tenu des valeurs élevées données ci-dessus, de 'arrivée des
venues d’eau artésiennes, surtout génantes en radier, de la fractura-
tion assez faible (a ne pas augnenter), il est apparu que le systéeme
qui minimise au maximum le gonflement et la perte de cohésion des
marnes argileuses, qui évite au maximum la convergence dans les
tunnels, est I'excavation avec un tunnelier a bouclier et un soutene-
ment immédiat par voussoirs préfabriqués.

Les pressions de gonflement, déterminées sur échantillons, en labo-
ratoire, avec 'oedomeétre, selon la méthode appliquée par le labora-
toire de mécanique des roches de 'EPFL sont les suivantes (moyen-
nes):

Argile  Gonflement  Pression
Formation/ Argile gonflante libre gonflement
type roche % % %* MN/m?**
Chatienne/Marnes
a gypse/Marnes 49 17 1,8 0,483
Marnes gréseuses 47 21 0,6 —
Aquit/ Marnes
big. sup./marnes 62 16 8.4 0,335

* Sous une pression de 15 kPa, échantillon immergé dans l'eau.
** Gonflement empéché.

Les venues d’eau en forage ont donné des teneurs en sulfate de cal-
cium de 2000 mg/| et plus, bien supérieures au seuil admissible de
250 mg/l.

Pour assurer une longue durée de vie au béton des voussoirs, il sera
utilisé un ciment a haute résistance aux sulfates contenantde la fumée
de silice de fagon a rendre le béton trés compact (CPFS-HS).

Dans le Vallon de Pomy-Sermuz, ou se trouve un important accident
tectonique, les forages de reconnaissance ont montré que la calotte
des tunnels sortirait de la Molasse; toutefois, la moraine sus-jacente,
trés compacte et dure assurera une tenue suffisante a court terme
(pose des voussoirs).

Les essais de pompage réalisés récemmentindiquent que les venues
d’eau artésiennes peuvent étre rabattues a une cote inférieure a celle
de la calotte.

A l'entrée Estdes tunnels, la géophysique, puis les forages ont mon-
tré un important surcreusement de la Molasse (Molasse grise de Lau-
sanne et marnes bigarrées supérieures), qui est rempli par la morai-
ne de fond sur une épaisseur tres forte (elle peut atteindre 50m).

Les terrassements sont profonds et atteignent 25 m a la sortie du ro-
cher.



Dans le secteur ou I'excavation s’effectue tout a la fois dans la morai-
ne et dans le rocher, la présence de venues d’eau artésiennes, dans
la Molasse microfissurée et au contact avec la moraine, posent des
problemes de stabilité importants.

Pour lutter contre les instabilités, il est prévu des puits de drainage et
des ancrages. Afin de dimensionner correctement ces dispositifs, une
tranchée d’'essai, en vraie grandeur, est en cours d’excavation.

Parmi les renseignements actuellement disponibles, il faut citer I'im-
portant rabattement (15 a 20 metres) des niveaux d'eau obtenu par
les pompes installées dans les puits de drainage implantés de part et
d’autre de cette tranchée, en créte des talus.

Grace a ce fort rabattement, les talus sont stables et I'on n'a pas ob-
servé de soulevement du fond du terrassement, notament au contact
moraine-Molasse.

Les parametres géotechniques (a long terme, durée de construction
4 ans) admis pour I'instant sont les suivants:

Masse

Formation Frottement Cohésion Vol. app.

o (°) C’ (kN/m?) ¥ (t/m?)
Moraine 29,5 9,1 2,2
Contact moraine/Molasse 25 0 .
Molasse 20 0-10 245 (Mol.)
(interlit incliné a 10°)
Molasse 30-35 0-10 —
(fracture dans bancs gréseux) (inclinaison 30 a 60° sur I'horizontale)

5.3 Remblais dans |a plaine de la Broye

Dans la plaine, la présence, dés la surface, de sols de fondation me-
diocres (alluvions marécageuses sur alluvions lacustres) et de la
nappe phréatique, dont le niveau atteint parfois le terrain naturel, obli-
ge les constructeurs de 'autoroute a placer les chaussées sur des
remblais d’infrastructure, de maniere a se mettre a I'abri des inonda-
tions et a obtenir une portance suffisante.

Ces sols compressibles et peu résistants créent des problemes lors
de la construction des remblais: il faut assurer la stabilité et éviter au
maximum les tassements ultérieurs des chaussées, de fagon a ga-
rantir un bon confort au roulement.

Lorsque le programme de construction le permet, une des solutions
possible est la réalisation des remblais par étapes.

Dans le cas de sols tres compressibles et peu perméables, la durée
de la consolidation, sous une charge déterminée, peut atteindre plu-
sieurs années; de ce fait, le remblai, donc la chaussée, tassera pen-
dant des années.

Pour accélérer la consolidation, on appliquera au remblai une sur-
charge temporaire par rapport a sa hauteur théorique : on obtiendra
en quelques mois, avec la surcharge, le tassement que I'on aurait at-
teint, avec la hauteur théorique, seulement aprés quelques années.

Il a fallu construire des passages supérieurs sur I'autoroute pour ré-
tablir le cheminement de certaines voies. Les acces sont réalisés en
remblais dont la hauteur atteint5 a 6 m au-dessus du terrain naturel.

Dans le cas du PS du Chemin de I'Estivage, construit au Km 130.040;
au droit du profil de mesure 280, on a une hauteur théorique du rem-
blai de 4,2 m; 'épaisseur des sols tres compressibles et peu résis-
tants est de 2,45 metres, dont 1,6 m de tourbe.

La hauteur de la surcharge est de 1,0 métre.

Des mesures antérieures, dans les plaines du Rhéne et de 'Orbe, ont
montré que les tourbes et les limons organiques donnaient un tasse-
ment primaire de 30 mm par meétre de sol compressible et pour une
surcharge de 0,5 m de remblai.

Pour une épaisseur compressible de 2,45 m et pour une hauteur de
remblaide 4,2 m, respectivement de 5,2 m avec surcharge, on a alors
un tassement primaire de 47 cm, respectivement de 59 cm.

Toujours sur la base de résultats antérieurs, on peut admettre une
compression secondaire de 10 a 15 mm/an, soit un tassement total
de 63 a 65 cm apres 4 ans.

Pour suivre 'évolution des tassements, des déformations horizonta-
les du sol de fondation et des pressions intersticielles (qui comman-
dentfortementla résistance au cisaillement), il a été mis en place, au
profil 280, un tassométre LMS-EPFL, une cellule GLOTZL a - 3 mde
profondeur et un tube inclinométrique de 10 m de longueur.

Figure 2: N1 Avenches, Tassométre PS Estivage
(Mesures du 20 avril 1989 au 18 aodt 1992)
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Sur la base des mesures exécutées du 20 avril 1989 au 18 aolt 1992,
on obtient les résultats suivants (voir figure 2):

— pour le remblai surchargé (5,2 m), le tassement total, au bout de 4
ans, est de 68 cm; 'estimation (63-65 cm) est donc correcte.

— la consolidation primaire (63 cm) est atteinte au bout de 9 - 10 mois
environ.

— lapressionintersticielle s’éleve chaque fois que I'on remblaie, mais
sans atteindre des valeurs trop importantes: la stabilité est restée
assurée.

—la pression intersticielle redescend de moins en moins vite, au fur
et a mesure que I'on surcharge le sol de fondation : sa perméabili-
té diminue, et la pression ne revient pas a son niveau initial.

—comme le programme le permettait, on a laissé agir la surcharge
trés longtemps (2 ans), ce qui a permis d’obtenir une partie impor-
tante de la compression secondaire.
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6. CONCLUSION

Par ces quelques exemples, nous espérons avoir pu montrer com-
bien les conditions géotechniques, d’Yverdon a Morat, sont diverses,
souvent médiocres et combien elles influent fortement sur la concep-
tion et la réalisation des ouvrages a construire sur ce troncon trés im-
portant de la route nationale 1.

Adresse de l'auteur: Blaise Graf
Département des travaux publics
Division des routes nationales
Rue de la Caroline 7bis
1014 Lausanne
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N1 - Trongon Yverdon—-Arrissoules

Aspects géotechniques et techniques de fondation
des Viaducs des Vaux et des Ponts de la Baume

M. GENCER, ingénieur civil diplomé, Dr. es Sciences Techniques

1. INTRODUCTION

Les ponts de la Baume et les viaducs des Vaux sont des ouvrages
d‘art situés sur le futur trongon Yverdon-Arrissoules de la route natio-
nale N1 Lausanne-Berne. Il s‘agitd'ouvrages composés de deux ponts
paralleles indépendants.

Les ponts de la Baume d‘une longueur maximum de 200 m environ
sont en cours de construction, alors que les viaducs des Vaux de plus
grande longueur, soit au maximum 1120 m environ, font actuellement
I‘'objet d‘un concours de projet.

Le présent exposé se limite exclusivement aux aspects de dimension-
nement géotechnique des fondations des piles et culées des ponts.

Les éléments concernant le contexte géologique sont tirés des rap-
ports d’études géologiques établis par le bureau technique NORBERT,
géologues Conseils a Lausanne.

2. CONDITIONS GEOLOGIQUES
ET GEOTECHNIQUES

Ponts de La Baume

Les ponts franchissent un vallon creusé par I'érosion du ruisseau de
la Baume dans la Molasse burdigalienne (fig. 1) qui se caractérise par
des versants assez raides avec une couverture meuble de faible épais-
seur. Le soubassement rocheux souvent affleurant est essentielle-
ment constitué de grés fins et moyens globalement de bonne atrés
bonne qualité. Lesbancs sont en général massifs et leur pendage est
subhorizontal.

En revanche, il existe sur les versants, des zones en surface compor-
tant des fissures pratiquement paralléles a la pente, dues vraisembla-
blement a une détente du massif par décompression. Sur le versant
gauche, I'épaisseur des ces zones de faiblesse est de I'ordre de 5 a
10 m. Par ailleurs sur le versant droit, la présence de masses glissées

Fig. 1: Ponts de la Baume, profil géologique

a été mise en évidence dans la couverture meuble jusqu’a une pro-
fondeur de 5 m environ.

En ce qui concerne les conditions hydrologiques, les terrains meu-
bles ne sont le siege d’aucune circulation d’eau importante, les grés
molassiques sont par contre aquiferes et alimentent les ruisseaux
s’écoulant dans le vallon de la Baume.

La stabilité générale des versants est bonne. Les controles par me-
sures inclinometriques ont indiqué qu’aucune déformation active n'af-
fecte le massif rocheux.

Viaducs des Vaux

Sur les deux premiers tiers du tracé les piles des ponts seront cons-
truites sur un terrain peu accidenté a I'exception de la zone du ruis-
seau de Valleires, ou les ponts franchiront sur une distance de 170 m,
un vallon d’une hauteur de 50 m environ avec des pentes maximales
de l'ordre de 35° (fig. 2).

Le dernier tiers du tracé correspond a la traversée du vallon du ruis-
seau des Vaux caractérisé par des versants tres éscarpés de hauteur
supérieure a 100 m, atteignant des pentes comprises entre 40° et 70°.

Les terrains meubles sont surtout présents dans le premier tiers du
tracé jusqu’a des profondeurs variant entre 3 et 13 m environ. Il s’agit
essentiellement de dépdts fluvio-glaciaires (graviers et sables) et de
moraine de compacité et consistance élevées.

Le soubassement rocheux est formé de molasse gréseuse burdiga-
lienne généralement massive, mi-dure ou dure, les niveaux marneux
sont pratiquement inexistants. Dans I'emprise des ponts le pendage
des couches, favaroblement orienté, est compris entre 0° et 10°.

L’eaun’a étérencontrée lors desforages quedans le vallondes Vaux.
Elle estemmagasinée dans les alluvions du ruisseau ainsi que dans
la molasse sous-jacente, treés fracturée jusqu’au moins 14 m de pro-
fondeur reconnue par les forages.

Dans I'ensemble les conditions géologiques et géotechniques peu-
vent étre qualifiées d’excellentes pour les fondations des piles des fu-
turs ponts. Compte tenu de I'ensemble des données topographiques,
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Figure 2: Viaducs des Vaux, profil géologique

géologiques et géotechniques le tracé est subdivisé en 9 trongons
caractéristiques pour le choix du type et dimensionnement géotech-
nique des fondations. Les observations favorables doivent étre nuan-
cées dans les trongons suivants :

— Dans la partie haute du versant gauche du vallon des Vaux (tron-
con IV et V), le massif rocheux comporte un systeme de disconti-
nuités verticales,avecdes fissures ouvertes remplies d’argile. Dans
ces zones, des instabilités par basculement des bancs provoquées
par les efforts horizontaux sont a craindre.

— Dans les versants droits des vallons des ruiseaux de Valleires (tron-
con |l) et des Vaux (trongon VIII), en plus des fissures verticales, il
existe un systéme de fissures paralléles a la pente comportant par
places des remplissages terreux , sur une tranche superficielle de
laroche de quelques metres d’épaisseur.

— Sur larive droite du vallon des Vaux, dans la partie inférieure du ver-
sant, les forages ont traversés une importante masse de sable dont
I'origine et I'extension restent mal connues (zone d’incertitude). Il
peut s'agir des gres fortement dégradés ou broyés par I'action des
efforts téctoniques.

3. CARACTERISTIQUES GEOMECANIQUES
DE LA MOLASSE

Dansle cadrede diverses campagnes d e reconnaissance effectuées
pour les ouvrages de la route nationale N1, de nombreux échantillons
ont été prélevés dans la Molasse burdigalienne, constitués exclusi-

Tableau 1: Caractéristiques géomécaniques des Gres du Burdigali-
en. Tableau comparatif des résultats d'essais (tous ouvrages con-
fondus de AR N 1).

vement de gres. Les essais réalisés en laboratoire sur ces échan-
tillons ont permis de répartir ces grés en quatre classes selon leur du-
rété (classification établie par le bureau Norbert géologues-conseils),
a savoir:

Catégorie A:  grés coquilliers trés durs

Categorie B:  gres durs (généralement fins)

Catégorie C:  grés mi-durs (généralement fins ou moyens)
Catégorie D:  gres tendres (généralement grossiers ou moyens)

Le principales caractéristiques géomécaniques de ces quatre caté-
gories de molasse sont données dans le tableau 1.

4. TYPES DE FONDATION

Les différents types de fondation envisageables sont schématique-
ment illustrés sur la fig. 3. Le choix dépend des charges a transmet-
tre par les piles et la profondeur de la molasse, ainsi que de la topo-
grahie des versants:

—semelles type S1 dans les zones ou la molasse est a faible profon-
deur (par exemple, fondations des culées)

— semelles type S2 ou fondations sur puits type PU1 dans les zones
ou la molasse est a moyenne profondeur ; dans le cas des puits il
s’agit d’approfondir les fouilles jusqu’au niveau de la molasse puis
les remplir par du béton

— semelles sur puits type PU2 ou semelles sur pieux type P1 dans les
zones ou la profondeur de la molasse est importante. Les pieux et
puits considérés doivent étre du type foré pour assurer la fiche né-
cessaire dans la molasse.

— semelle superficielle type S3 en terrains meubles (moraine, dépots
fluvio-glaciaires).

. Teneur en Rés. ala Eo—
P Poids vol. : Rés. ala Angle de ii Module
%a;:g?gf apparent eau compression| 44 ction frottement =L d'élasticité Ti';?;:: " | Qualification
9 ¥ w o, ot 0 c E dela
[kN/m®] [%] [MN/m?] [MN/m?] [°] [MN/m?] [MN/m?] [%] dureté
A 25.0-26.5 1.3-34 20 -40 0.8-3 43 - 47 2.0-8.0 7 000 - 15 000 40 - >50 trés dur
B 24.0-245 2.0-133 10-30 0.8-2.6 40 - 44 2.0-8.0 1000-10000 | 30- 35 (>50) dur
C 21.5-24.0 2.7-15.9 15-10 0.1-1.0 37 -40 05-1.5 200 - 1 500 10-30 mi-dur
D 21.0-23.0 7.4-16.6 0.8-3 0.1-0.2 35-40 0.1-04 100 - 500 5-15 tendre
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Fondations sur versant

Sur les versants les types de fondation seront adaptés a la topogra-
phie, par exemple semelle type SV1 et semelle sur puits (ou pieux)
fichés dans la molasse type PV1 notamment sur les versants raides
par exemple ceux du vallon du ruisseau des Vaux. (fig. 4)

La stabilité générale de ces fondations c'est a dire le risque de glis-
sement selon un plan de discontinuité défavorablement orienté, doit
étre dans tous les cas vérifiée. (fig. 5)

5. PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT
DES FONDATIONS

5.1 Fondations appuyées sur la molasse a faible profondeur

Il convient de rappeler avant tout que le massif rocheux est un milieu
formé de discontinuités (fissures, diaclases, plans de stratification) et
de la matrice rocheuse. De ce fait, il n’existe pas de méthode analy-
tique standard pour estimer la capacité portante des fondations ap-
puyées sur le rocher.

Dans le cas idéal, d’'une roche intacte sans fissures, la contrainte de
rupture par poingonnement d’une fondation est égale a 3 - 5 fois sa
résistance a la compression simple, soit de I'ordre de 15 MN/m? dans
le cas particulier des greés mi-durs (catégorie C). Si on admet que la
roche est totalement fissurée et réduite en morceaux, on peut alors
appliquer les théories de mécanique des sols pour estimer la capaci-
té portante. A titre d’exemple, dans le cas de sols essentiellement gra-
veleux, avec un angle de frottement admis de ¢ = 40° et une cohé-
sion nulle, la capacité portante d’'une semelle carrée de 2 m de c6té,
enterré de tous c6tés, d’environ 1 m est de I'ordre de 3 MN/m2. Selon
le degré de fissuration de la roche d’appui, la capacité portante d'une
semelle sera donc comprise entre ces deux extrémes.

Drautre part, on peut aussi fixer le taux de travail admissible ga en
fonction du degré de fissuration caractérisé par le paramétre RQD,
selon PECK (1974) parexemple.Larelation entre RQD et ga estillus-
trée sur la figure 6. Les taux indiqués doivent dans tous les cas étre
inférieurs a la résistance a la compression simple de la roche. Les
bornes supérieures des taux de travail en fonction de la résistance a
la compression simple des différents types de gres burdigaliens sont
également indiqués sur la figure 6. En outre, les codes de construc-
tion des différents pays étrangers limitent le taux de travail admissi-

Figure 3: Types de fondation

Figure 4: Types de fondation sur versant
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Cas @ Semelles type SI ou S2, ou semelle type SVI

Condition de stabilité

(équilibre des forces sur le plan de discontinuité)

[Pcos (B ea)e (WreW) cos a]tg e +c-L

: charge tronsmise par la pile
;. poids de l'éiément de fondation
: pords de terrain a I'aval de la fondation

: résistance mobilisable sur le plan de
discontinuité critique

: ancrage précontrarnt éventuel

: angle de frottement sur le plan de
discontinuité

- cohésion sur le plan de discontinuité
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Fig. 5: Vérification de la stabilité générale des fondations sur versant

ble jusqu’a 20% de la résistance a la compression simple dans le cas
de roches tendres et jusqu'a 10% pour les roches dures. Les taux de
travail ainsi obtenus sont en général trés conservateurs.

D’'une maniere générale, le choix du taux de travail doit tenir compte,
en premier lieu, des déformations que peuvent supporter les ouvra-
ges. Le degré de fissuration de la matrice rocheuse joue un réle pré-
pondérant sur les tassements prévisibles sous les fondations.

Sur la base des indications données jusqu'ici, tenant compte de la
présence prédominante des grés mi-durs dans le soubassement ro-
cheux et du degré de leur fissuration, les taux de travail conseillés
pour le dimensionnement des fondations sur semelles et puits peu
profonds sont donnés dans le tableau 2.

Tassements

Les tassements des fondations sur la molasse, peuvent étre estimer
par exemple avec la méthode «élastique» selon la relation suivante
(coefficient de poisson admis égale a 0.3) :

s=98 .09
Er
ou: s:  Tassement de la fondation

g:  Contrainte sous la fondation
B:  Largeur ou diametre de la fondation

40

I: Facteur d'influence qui dépend du type et des dimen-
sions de fondation (compris entre 1 et 3.4)

Er:  Module de déformation du massif fissuré

Le module de déformation Er dépend essentiellement de l'intensité
de la fissuration et de la déformabilité propre des fissures. Dans le
cas d'un massif comportant un seul systéme de discontinuités hori-
zontales avec un espacement moyen t, le module Er peut étre esti-
mé par la relation suivante, GOODMAN (1980) :

1 1 1
—= =iFTit
t-Kn

Er E
ou E estle module d'élasticité de la roche intacte et Kn représente
le module de rigidité des discontinuités.

5.2. Fondations sur puits ou pieux fichés dans la molasse

Les pieux considérés ici sont du type forés, jusqu’a un diameétre de
120 cm environ. On entend par puits profond des éléments de fonda-
tion de dimensions plus grandes que les pieux, réalisés soit par fora-
ge ou par excavation a I'abri d’un étayage.

Ces deux types de fondation sont a appliquer dans les zones ou le
toit de la roche molassique se trouve a grande profondeur ou encore
dans les zones ou I'épaisseur de la molasse fracturée est relative-
ment importante.
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Figure 6: Relation R Q D — Taux de travail admissible (PECK)

Frottement latéral, résistance en pointe

Le frottement latéral mobilisable gs sur le fit d’'un pieu ou puits peut
étre exprimé en fonction de la résistance a la compression simple de
la roche. Le frottement latéral dépend en outre de la rugosité de la
surface de contact entre rocher et fondation qui est fortement influen-
cée parla méthode de mise en place (forage, excavation au marteau
pneumatique, minage, etc...). Certains auteurs proposent qu’on peut
admettre pour des surfaces rugueuses une résistance au frottement
jusqu'a gs = 0./5 (o résistance a lacompression simple). Dans le cas
d'un fOt relativement lisse, le frottement latéral est sensiblement plus
faible, il peut étre estimé par la relation suivante: (ROWE et ARMI-

TAGE, 1987).
Qs = 0.25 Voo

La valeur de gs déterminée par cette formule doit étre réduite en cas
de roches tendres ou trés fissurées pour tenir compte de I'effet de dé-
compression du massif encaissant lors du forage.

La résistance en pointe peut étre estimée selon la relation emprique
proposée par HOEK (1980) qui définit la résistance intrinseque (crite-
re de rupture) du massif rocheux comportant des discontinuités par :

01 = (MGc O3 + SG)”* + O3

Les coefficients m et s dépendent de la nature et du degré de fractu-
ration de la roche. Si on applique ce critere de rupture a I'état de
contrainte a la base du puits, la contrainte principale o correspond a
la résistance en pointe g et la contrainte principale G, caractérise le
taux de confinement de la roche. Pour des puits faiblement fichés dans
la roche, on peut admettre 6; = Ao, ol G, est la contrainte verticale
due au poids des terrains a la profondeur de la pointe et A est un coef-
ficient de poussée des terres. Le coefficient A croit sensiblement quand
le puits pénétre dans la roche. On admet en pratique une augmenta-
tion de la résistance en pointe en fonction de la longueur de fiche. Les
parametres de dimensionnement conseillés pour les grés burdiga-
liens sont indiqués sur le tableau 3.

Tableau 2: Taux de travail admissible pour semelles et puits ap-
puyés superficiellement sur la molasse (Viaducs des Vaux)
(semelles types S 1 et S 2, fondation puits type PUI et semelles sur
puits type PU2, semelle type SV 1).

qa No

[MN//m2] du troncon
Frange superficielle
Grés tendre (cat. D) 0.5-08 tous les trongons
Gresmi-durs (cat. C)
Zone fracturée 10-1.2 LIV, VL VL VI
et/ou sur versant
Grés mi-durs, (cat. C)
Molasse saine 15-18 I, 11X

Tassement des fondations sur puits ou pieux

Le frottement latéral est mobilisé pour de faibles déplacements de
I'ordre de 10 mm, voire inférieur, tandis que la mobilisation de la ré-
sistance en pointe nécessite des déplacements nettement plus im-
portants de peut-étre 30 a 40 mm. Le frottement latéral et la résistan-
ce en pointe ne sont donc pas mobilisés dans les mémes proportions
pour un déplacement donné.

Il convient de contréler le tassement des fondations sur pieux ou puits
selon la démarche écrite ci-apres :

En fonction des dimensions choisies (diametre, fiche «h» dans la mo-
lasse) la résistance en pointe mobilisée gpm est calculée par:
P-Qs
A

ou: P = charge verticale totale a reprendre par le puits ou pieu
Qs = charge reprise en frottement latéral
A = section du pieu ou puits

Cpm =

Le tassement en pointe Sp peut étre estimé a partir de la formule sui-

vante:
0.8 Qm-D

S Er-n

La valeur de q.m doit dans tous les cas étre inférieure ou égale a la
résistance en pointe admissible g, conseillé.

D est le diametre du puits. Le coefficient «n» qui dépend du rapport
«h/D» (longueur de pénétration dans la roche sur diametre du puits)
est comprise entre 1.6 et 2. Er est le module de déformation du mas-
sif rocheux fissuré.

Le raccourcissement élastique du pieu ou du puits en admettant que
celui-ci travaille comme une colonne et en négligeant le frottement la-
téral du f(t contre les terrains meubles peut étre estimé par la rela-
tion suivante :
P+ qem- A
2-Eb-A
ou: L: longueur totale du puits ou pieu
Eb : module d’élasticité du béton

Sel = L

Le tassement total du puits ou pieu peut alors étre vérifié par
S total = Sp + Sel

En pratique, il faudra procéder par tatonnement pour déterminer les
dimensions et la profondeur de fiche optimum des puits ou pieux.

5.3. Stabilité des fondations sur versant

Les piles qui seront situées sur les versants des vallons comportent
un risque d'instabilité compte tenu de la fracturation de la roche no-
tamment dans les zones précisées a partir des données géologiques.

La stabilité générale des fondations sur versant doit étre vérifiée selon
la méthode illustrée sur la figure 5, qui consiste a contréler I'équilibre
d’un coin a I'aval de la fondation délimitée par une discontinuité dé-
favorablement inclinée et passant par dessous le niveau d'appui. La
sécurité au glissement Fs sur le plan de discontinuité doit étre supé-
rieure a 1.3 dans le cas le plus défavorable d'inclinaison .

Dans le cas des semelles sur puits type PV1, il faudra augmenter la
profondeur des puits pour satisfaire le critére de stabilité qui sera vrai-
semblablement déterminant pour le dimensionnement. Le cas

Tableau 3: Parametres de dimensionnement des fondations sur
pieux et puits.

Pénétration Frottement latéral Résistance en pointe
dans la roche qs de
h [KN/m?] [MN/m?]

h =3 m au minimum 100 S
h=3m 200 - 250 min. 1.2
Augmentation
par metre de profondeur — Agp = 0.15
jusqu'au maximum — 3

41



échéant ce type de fondation serait en conséquence surdimension-
né d'un strict point de vue portance et tassement, mais la stabilité gé-
nérale est améliorée notamment pour les raisons suivantes:

Tout d’abord, la présence éventuelle d’'une discontinuité défavorable-
ment orientée sous les fondations ne peut étre définie a priori. Selon
les études statistiques et probabilistes effectuées sur lavariabilité des
longueurs et inclinaisons des discontinuités en roche, on sait que la
probabilité de rencontrer des fissures continues sur des longues dis-
tances diminue avec la profondeur (EINSTEIN et al, 1983).

Le volume du coin susceptible de glisser augmente proportionnelle-
ment avec la profondeur des puits. La charge P transmise parles piles
qui tend a déstabiliser le coin peut étre négligeable par rapport au
poids du coin a partir d’'une certaine profondeur. Dans ce cas, la sta-
bilité naturelle du versant a I'origine ne sera pas modifiée par les fon-
dations des piles, méme si une discontinuité défavorable existe réel-
lement sous les fondations.

6. FONDATIONS DES PONTS DE LA BAUME

La faible épaisseur des terrains meubles dans I'emprise des ponts a
permis d'appuyer les fondations partout au sein de la molasse. Pour
tenir compte, d'une part, de la fissuration et/ou altération de la tran-
che superieure de cette molasse, et d’autre part, de la pente abrupte
des versants, lerecours a des fondations sur puits a été retenu comme
la solution la mieux appropriée.

Du point de vue portance et stabilité et en relation de 'ensemble des
données géologiques et géomécaniques,le substratum molassique
est subdivisé en trois tranches distinctes pour le dimensionnement
des fondations (Figure 1).

Tranche | d’'une épaisseur de I'ordre de 5m correspond a la tranche
supérieure fissurée de laroche, sur laquelle il est déconconseillé d’'ap-
puyer les puits

Tranche Il dans laquelle 'appui est autorisé moyennant des contrain-
tes réduites a labase des puits pour assurer la stabilité genérale des
fondations tenant compte de I'effet de la pente du versant.La profon-
deur admise de cette zone est de I'ordre de 10m au maximum.

Tranche lll au sein de laquelle I'effet de la pente du versant sur |a sta-
bilité générale des fondations est atténué et la molasse devient mas-
sive en fonction de la profondeur.

Lors de I'exécution des puits de diametre 2.20 m, la qualité de laroche
rencontrée a été systématiquement vérifiée. Les puits ont été descen-
dus dans la tranche Ilf jusqu'a ce qu’on rencontre un fond de fouille
favorable pour appui.

7. SYNTHESE

Les deux ouvrages d’art qui font 'objetd e cet exposé s'integrent dans
un contexte géologique que I'on peut qualifier globalement de favo-
rable.

Les principes de dimensionnement ont été décrits exclusivement pour
les fondations appuyées sur le rocher : les fondations en terrain meu-
ble présentent peu d'intérét dans le cas particulier étudié.

Les versants des vallons sont instrumentés a I'aide des inclinométres
et extensometres pour déterminer la présence éventuelle de mouve-
ments dans les zones fracturées. Les mesures effectuées jusqu’'a au-
jourd’hui confirment la bonne stabilité des versants naturels.
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Fondations sur pieux préfabriqués battus dans la plaine de la Broye

Hervé Detrey, ing. civil EPFL

Il est d’'usage, dans ce genre de conférences, de présenter des exem-
ples de dimensionnement parfaitementréussis avecsouvent, en guise
de conclusion, un diagramme montrant a quel point les prévisions fai-
tes lors des études se sont vu confirmées lors de 'exécution de I'ou-
vrage.

Pour changer un peu, je vais commencer cet exposé en vous présen-
tant un cas ou la concordance entre prévisions et réalité s’est révé-
lée peu satisfaisante, et esquisser quelques tentatives d’explications;
le cas traité concerne le probleme de la pénétration de pieux battus
préfabriqués dans une couche sableuse de compacité moyenne.
Ensuite, et pour finir de fagon plus classique, je souhaite vous résu-
mer les principaux résultats enregistrés lors de deux essais d’appli-
cation d’efforts horizontaux de divers types sur des pieux ou groupes
de pieux battus verticaux.

1. PENETRATION DE PIEUX BATTUS

1.1. Exposé du probleme

La plaine de la Broye, entre Payerne et Faoug, présente presque tou-

jours la méme distribution de sols, illustrée a la figure no. 1:

— des terrains superficiels, sableux ou argileux, peu compacts et ten-
dres

— des sols organiques, avec des passages franchement tourbeux

— enfin, des sables moyens a fins, presque sans gravier, de compa-
cité moyenne a assez élevée

La limite inférieure des sols organiques varie entre 2 et 6 m de pro-

fondeur; l'eau est présente partout, a faible profondeur. Pour des fon-

dations, il s'agit donc d’une situation favorable pour le recours a des

pieux battus, qui permettent de descendre les charges en dessous

NENNEBNRSNANANANENRRNNNES|
Limons d’inondation '

(ENEENSRNENENEEEERANNENNES

Sable peu limoneux
et peu graveleux

Moyen & assez compact
NSPT=20a 40,par place 50

Figure 1:
Profil géotechnique type

des zones compressibles de faible portance, et d'éviter d'avoir a ter-
rasser dans des sables aquiféres sous le niveau de I'eau.

1.2 Passage inférieur des Eterpis

Cet ouvrage est situé a I'entrée Ouest d'Avenches. Lors de la mise

en place des pieux battus, verticaux et inclinés, destinés a reprendre

les efforts transmis par les culées, différents problemes sont surve-

nus:

— endommagement de certains pieux

— refus au battage atteint beaucoup plus vite que prévu

— longueur utile extrémement courte de certains pieux inclinés, avec
méme renversement (voir figure no. 2).

Figure 2: «Ils sont fous ces ingénieurs»
Pieux de fondation du Pl des Eterpis

S
SONRE e

N
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Pour notre société cette situation a constitué une surprise puisque la
zone de ce passage inférieur avait été étudiée par un sondage carot-
té, et que des essais de portance dynamique (PDA) avaient été ef-
fectués sur deux pieux préalablement mis en place sans probleme
particulier. Que s'est-ilpassé ?

1.3 Eléments a disposition pour le prédimensionnement
de la longueur des pieux

Chaque pieu de fondation était appelé a reprendre une charge effec-
tive de I'ordre de 100 t; en conséquence, leur charge ultime devait étre
d'au moins 200 t. Les éléments a disposition pour prédimensionner
la longueur de ces pieux étaient les suivants:

Sondage AV18: les résistances au battage DCG (mesurées pendant
'exécution du sondage) sont illustrées a la figure no. 3. Ces valeurs
de battage, qui correspondent a environ 0.5 NSPT, montrent qu’il ne
devaitpas y avoir de difficultés de pénétration jusqu'a l'altitude 427 m
environ (10 m de profondeur).

Formules de battage: les résistances ultimes calculées pour un en-
foncement de 6 mm/coup étaientde 320 t selon Stern, de 200 t selon
Crandall (voir figures no. 5 et 6).

Méthode d e Rollberg:1'application de cette méthode statistique, basée
sur la résistance au battage SPT, met en évidence une résistance ul-
time de l'ordre de 210 t.

Essai de portance dynamique PDA: deux pieux ont été mis en place
et testés dynamiquement avant le début du chantier, soit les nume-
ros 2 et 7. Ces essais ont montré les résultats suivants, illustrés aux
figures no. 3 et 4:

— le battage des pieux a été arréteé vers 9.3 m de profondeur, avec
des refus de 4 a 6 mm par coup (mouton de 6 t, chute de 0.8 m)

— les résistances ultimes PDA, calculées selon la méthode CAPWAP
étaient de 192 t, respectivement 202 t.

Sur ces bases, résumées a la figure no. 7, il a été conseillé aux pro-
jeteurs de descendre les pieux jusqu’a l'altitude 428.50 m au moins,
et de ne pas les arréter avant d'obtenir des refus de 5 a 6 mm par
coup, dans les conditions de I'essai (mouton 6 t, chute 0.8 m, sans
rallonge).

1.4 Résultats effectifs, contrdles

Lors du chantier, le refus au battage a été atteint, pour la plupart des
pieux, beaucoup plus vite que prévu; ceci s'est traduit par des lon-
gueurs utiles extrémement courtes de certains pieux, notamment des
pieux inclinés, avec parfois méme renversement de ces pieux lors des
excavations! En outre, on a constaté 'endommagement de certains
pieux.

Pour comprendre les causes de cette situation, on a procédé a de
nouveaux essais de portance PDA, a des sondages de contrdle, et a

l'exécution de pressiométres dans ces sondages. Ces différents
contréles ont permis de faire ressortir les points suivants:

Sondages de contrdle: ces sondages ont été entrepris par la méme
méthode de battage que le sondage préliminaire (voir figure no. 3);
leurs résultats montrent qu'il n'y a pas eu d’amélioration significative
de la compacité des sols suite a la mise en place des pieux de la fon-
dation; il faut donc chercher ailleurs la cause de la mauvaise péné-
tration.

Essais pressiométriques: les résistances ultimes calculées surlabase
de ces essais sont comprises entre 174 et 226 t, tout a fait compara-
bles aux valeurs décrites plus haut. Ces résultats confirment que le
sol ne s'est pas «amélioré».

Nouveaux essais PDA:

— pour deux des trois pieux contrélés, les résistances ultimes sont
comprises entre 120 et 140 t, nettement trop faibles

— le pieu 27, pieu d’essai initial, qui a da étre contrélé avec une ral-
longe, n'a pratiquement pas pu étre enfoncé. Notons que le rende-
ment au battage est tombé de 80 a 40% (effet de la rallonge).

1.5 Tentatives d'explications

Les recherches faites a partir de tous ces éléments ont permis de met-
tre en évidence les points suivants:
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— les pieux verticaux battus dans les conditions des essais prélimi-
naires (hauteur de chute de 0.8 m) ont été arrétés environ 2 m trop
tot, avec pourtant des refus en moyenne supérieurs aux valeurs re-
commandées (plus de 6 mm/coup), probablement parce que I'ap-
plication de la formule de Stern faisait ressortir une résistance ulti-
me jugée suffisante par I'entreprise.

— Les pieux verticaux battus avec une hauteur de chute de 0.5 m seu-
lement ont été arrétés pratiquement aux mémes profondeurs (trop
faibles) que les précédents, avec un refus moyen de 2.75 mm/coup.

Ilestintéressantde noter que, dansle casprésent, les refus moyens
ontvarié approximativement avec le carré des hauteurs de battage.
Ces résultats indiquent que les formules de battage ont tendance
a sous-estimer la baisse de rendement résultant d’'une diminution
de hauteur de battage, surtout lorsque celle-ci se rapproche de la
«limite critique» a partir de laquelle elle n’a plus d’efficacité. Cette
valeur limite est évidemment d’autant plus élevée que le diameétre
du pieu a mettre en place est plus important.

— Les pieux obliques, battus en majorité avec une hauteur de chute
de 0.5 m, ont été arrétés pour la plupart apres une tres faible pé-
nétration, malgré des refus moyens de 1.65 mm/coup seulement.
Sur la base de tous les éléments a disposition, on a pu montrer
que, dans le cas particulier, le rendement du battage oblique a 30°
a été tres faible, 3 a 4 fois inférieur a I'équivalent vertical.

1.6 Formule de Stern

Au vu des observations faites au cours de cette étude, i est apparu
qu'il fallait faire quelques réserves relatives a I'emploi de la formule
de Stern, couramment employée dans notre région pour le dimen-
sionnement des pieux battus. En particulier:

— parmiles formules dynamiques a disposition, Stern fournit presque
systématiquement les valeurs les plus optimistes

— les résistances ultimes estimées par Stern ne sont pratiquement
jamais confirmées par les essais dynamiques PDA

— dés que 'on se rapproche de I'énergie-limite nécessaire a mettre
un pieu en place (par exemple, chute de 0.5 m pour un pieu de
(055), Sternsous-estime la perte d’énergie correspondante, et sur-
estime donc la portance

— ce phénomeéne est particulierement sensible lors du battage de
pieux obliques

— de méme, l'effet souvent négatif d'une rallonge n'est pas pris en
compte

— la structure méme de la formule de Stern ne permet pas d'introdui-
re une diminution de rendement

— le coefficient de sécurité de 2, généralement admis par les entre-
prises de battage avec la formule de Stern, est faible. La plupart
des formules de battage ont des coefficients de sécurité nettement
plus élevés, pour tenir compte de leur inévitable approximation.

Il faut donc considérer cette formule avec une certaine prudence,
méme si son application n'a pas conduit jusqu’'a aujourd’hui a des ac-
cidents spectaculaires; en fait, c’est la sécurité des ouvrages qui est
inférieure a ce que I'on imagine.

En outre, il existe probablement un facteur favorable, a savoir le res-
serrage du sol autour des pieux, qui survient en général avec le temps.
Bien entendy, il faut proscrire fermement la procédure constatée a
quelques reprises, qui consiste a déterminer la résistance ultime d’'un
pieu a partir du refus au rebattage, aprés resserrage du sol, avec la
formule de Stern et une sécurité de 2 seulement !

1.7 Endommagement des pieux

L’entreprise a passé d’une chute de 0.8 m a une chute de 0.5 m a
cause de 'endommagement de quelques tétes de pieux, alors méme
que les caractéristiques du battage n'avaient rien d’exceptionnel:
mouton de 6 t, chute de 0.8 m. A ce sujet on peut faire trois remar-
ques:

— bien entendy, il ne faut pas battre des pieux trop frais

— comme mentionné par les fabricants, une légére fissuration en fin
de battage ne met pas en cause le bon fonctionnement d’un pieu

— enfin, il fautfaire attention a ne pas mettre en oeuvre une énergie
de battage tropimportante pour traverser les sols de mauvaise qua-
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lité, car des contraintes de traction excessives peuvent alors se dé-
velopper dans le pieu et provoquer des ruptures.

1.8 Recommandations pratiques

Pour un chantier de pieux battus, il nous parait nécessaire de préco-
niser les recommandations suivantes:

1 obtenir du fabricant de pieux toutes les indications nécessaires:
date de fabrication, résistance en traction et en compression, etc.

2 effectuer avant le début du chantier des essais de battage qui re-
produisent exactement les conditions du chantier: mouton, hauteur
de chute, rallonge, obliquité, etc.

3 lors de la mise en route du chantier, contréler soigneusement I'in-
stallation de battage et sa conformité avec les essais.

4 mettre en oeuvre une énergie de battage compatible avec la na-
ture des sols et le diametre des pieux a mettre en place.

5 si c'est la formule de Stern qui est utilisée pour le dimensionne-
ment, appliquer un coefficient de sécurité d’au moins 3 sur la char-
ge ultime.

6 suivre le chantier attentivement, surtout au début; exiger de I'en-
treprise des rapports avec les refus des 3 - 4 derniers metres au
moins, pour tous les pieux.

2. ESSAIS DE CHARGE HORIZONTALE

Pour terminer, j'aimerais vous présenter, de facon trés résumée, les
résultats de deux essais de charge horizontale effectués toujours sur
des pieux préfabriqués battus dans cette méme plaine de la Broye,
dans la région d’Avenches. En effet, ces essais ont débouché sur des
conclusions pratiques, qui ont conduit a des dimensionnement éco-
nomiques, et qui pourraient étre utilisées ailleurs, pour des ouvrages
semblables. A ce stade, je précise tout de suite que ces essais, ren-
dus nécessaires par I'absence d’'informations directement utilisables
dans la littérature spécialisée, ont pu étre exécutés grace a l'intérét
porté par le Bureau des Autoroutes du canton de Vaud, et notamment
M. H. Fleischer, ingénieur responsable des ouvrages.

2.1 Estimation des effets d’une charge horizontale dynamique

Cette étude a été conduite dans le cadre du dimensionnement du via-
duc du chemin de I'Estivage par dessus la N1. Dans cette zone, les
terrains sont semblables a ceux décrit précédemment, avec une limi-
te inférieure des sols organiques vers 3 m de profondeur.

Le cas de charge déterminant pour le dimensionnement des fonda-
tions s'estaveéré étre celui du choc induit par un véhicule qui viendrait
percuter les piles du pont. Comme les caractéristiques de déformabi-
lité et de résistance des sols sous sollicitation horizontale jouent un
role prépondérant dans ce dimensionnement, il a été décidé de pro-
céder a un essai in situ de charge horizontale sur pieux pour les pré-
ciser.

Les principaux résultats de I'étude sont illustrés a la figure no. 8. Pour
des études futures, on peut mettre en évidence les trois points sui-
vants:

— le module de raideur a prendre en compte pour modéliser les sols
organiques et la tourbe, dans un calcul élasto-plastique, est de 800
t/md

— pour les sables moyens sous-jacents, cette valeur est de
50000 t/m?, nettement plus élevée que ce qui était imaginé avant
l'essai

— enfin, les essais ont montré que la déformation initiale du pieu sou-
mis a une charge horizontale n’ est que d’au maximum 70% des
déformations finales; en conséquence, le moment a prendre en
compte pour le dimensionnement d’une charge due a un choc est
d’au moins 30% inférieur a celui obtenu par un calcul «statique».
Pour simuler cet effet dans un calcul élasto-plastique, on peut dou-
bler le module de réaction horizontal des sols organiques. Ce ré-
sultat est plutot plus favorable que les quelques rares indications
que l'on trouve dans la littérature a ce sujet.

2.2 Essaide relaxation

Cet essai a été effectué dans le cadre du pont sur 'Arbogne, néces-
sité par le nouveau tracé de la RC 503e, a proximité du haras d’Aven-
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Figure 11:
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ches. Le systeme statique du projet prévoyait I'encastrement des 4
piles intermédiaires dans le tablier. Or, ce choix semblait conduire a
des efforts trés importants dans les piles d’extrémité par suite du re-
trait du tablier, efforts estimés a environ 300 t/pile dans I'hypothése
d'une fondation fixe.

Comme le maitre de I'ouvrage souhaitait vraiment éviter des appuis
glissants, a cause des frais de construction et d’entretien, il a été dé-
cidé d'exécuter un essai de relaxation, pour mettre en évidence dans
quelle mesure le mouvement horizontal des massifs de fondation, sur-
venant sous charge horizontale lente, pourrait soulager I'effort dans
les piles.

L’essai de relaxation a consisté a mesurer la variation de I'effort hori-
zontal induit dans la fondation par un déplacement imposé de celle-
ci, parpaliers, de 5 a 25 mm. La figure no. 9 illustre la diminution de
I'effort enregistré pendant les 4 jours de mesures du palier 3 (dépla-
cement 25 mm).

Les principaux résultats de I'étude sont résumés a la figure no. 10:
grosso modo, I'effort tranchant a admettre dans le cas présent, pour
un déplacement de 25 mm, est de 50 a 60 t, ce qui correspond au
50%des valeurs issues des calculs prévisionnels effectués sans tenir
compte de la relaxation, et au 20% seulement des estimations faites
en admettant la «fixité» de la fondation. Ces résultats ont permis de
conclure que la liaison pile-pont sous forme d’un encastrement était
possible, pour autant que la pile soit en mesure de supporter un ef-
fort de cisaillement de I'ordre de 60 t.

Ultérieurement, une extrapolation des résultats de cette étude a été
faite, de fagon a en tirer des informations utiles pour des dimension-
nements futurs. Tres schématiquement, on peut mettre en évidence
les trois conclusions suivantes:

— pour un dimensionnement prenant en compte I'effet de la relaxa-
tion, il faut admettre, pour des sols sableux, des coefficients de
butée kp nettement inférieurs a ceux admis habituellement; a dé-
faut, on aura tendance a surestimer I'effort d(i a un déplacement
imposé

— le fluage du béton des pieux joue un réle favorable

— pour un déplacement imposé donné, I'effort tranchant au sommet
de la fondation diminue trés sensiblement avec 'augmentation de
I'épaisseur des sols organiques (voir figure no. 11).
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3. CONCLUSIONS

Je souhaite que les quelques points développés au cours de cette
courte présentation auront rencontré I'intérét de quelques-uns d'entre
vous, et que leurs résultats pourront étre utilisés sur I'un ou I'autre de
vos chantiers. D'autre part, en tant que praticien, ces quelques expé-
riences me poussent a tirer les deux conclusions suivantes:

1 Dans le domaine des travaux spéciaux tout particulierement, il ne
faut jamais négliger de contréler sur le terrain la bonne application
de ce que l'on aimaginé dans la tranquillité de son bureau ...

2 Dans certains cas, lorsque I'on atteint les limites des théories et
des méthodes de calcul disponibles, 'expérimentation in situ reste
un moyen de dimensionnement puissant, pouvant conduire a des
solutions économiques.

Adresse de l'auteur: H. Detrey
De Cerenville Géotechnique
Ingénieurs-conseils
17, ch.des Champs-Courbes
1024 Ecublens VD
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N1 - Consolidation du sous-sol par colonnes ballastées pour les remblais
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1. INTRODUCTION

L e présent article décrit |a solution adoptée pour 'exécution des rem-
blais sur sols trés compressibles au droit du futur échangeur de la
jonction d'Yverdon de la route nationale N1 - Lausanne - Berne.

Le planning des travaux pour la réalisation des tunnels de Pomy et
des ouvrages contigus et plus particulierement la culée ouest du pont
sur le Buron n'a pas permis de réaliser des remblais par précharge-
ment successifs.

Dés lors, en accord avec les instances du Service des Routes Natio-
nales du Canton de Vaud, le choix d’'une méthode qui permettait
I'amélioration des caractéristiques mécaniques du sol en place par
des inclusions était inéluctable.

Aprés une étude technico-économique, le choix du Maitre de I'Ouvra-
ge sest porté sur les inclusions souples par colonnes ballastées mis
en oeuvre selon la méthode de vibroflottation par voie seche.

Le présent exposé traite la démarche poursuivie pour dimensionner
le maillage et le diametre des inclusions, les résultats des deux es-
sais de charge qui ont été exécutés sur le site ainsi que I'évolution
des déformations et des contraintes dans le sol lors de la mise en
place des remblais.

Figure 1: Vue d’ensemble de la jonction - Photo-montage

2. DESCRIPTION DU SITE

2.1. Présentation du projet

La jonction d’Yverdon sur la N1 se situe au sud de ville d’Yverdon

(figure 1) et elle comprend d'ouest en est les ouvrages principaux sui-

vants :

— Deuxvoies dacces en forme de trefle, dans lesquelles sont implan-
tés deux bassins amortisseurs

— Deux ponts qui franchissent la collectrice sud, la route cantonale
et le canal du Buron

— Le portail de I'entrée des deux tunnels dans le versant de Sermuz.

Au stade actuel des travaux, fin aolt 1994, le remblayage pour I'acces
aux culées des ponts est exécuté selon le plan schématique de la
figure 2.

Le solde du remblayage dans le cadre de 'aménagement définitif de
la jonction est prévu dans le lot des travaux des tunnels de Pomy avec
la réutilisation des matériaux extraits.

On reléve que ces travaux ont débutés parallelement a la rédaction
de cette publication (mi-septembre 1994).

2.2. Stratigraphie, description géotechnique

Dans le cadre de 'étude géotechnique des ouvrages de la jonction
d’'Yverdon, il a été réalisé 9 sondages carottés. La molasse Chattien-
ne présente dans le versant des cotes de Sermuz (Portail des tun-
nels) plonge trés rapidement a partir du canal du Buron en direction
de la plaine. La stratigraphie des terrains meubles sous une couche
superficielle et/ou de colluvions peut étre résumée comme suit:
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Tableau 1:
Les caractéristiques
principales moyennes

. N v Su ‘ c' Es
Couches idéalisées (SPT) | kN/m® | kN/m? ) kN/m2 | MN/m2
B. Couche superficielle et/ou colluvions | 4-8 19-20 | 30-50 [ 23-27 | 0-10 2-4
(ép.1.5-2.0m)
E. Alluvions marécageuses
(ép. totale 8.5 m env.)
E; tourbes (variable) 2-4 |12-135 15- 20 0-5 |0.35-05
E. limons argileux, organiques et
limon crayeux (variable) 2-5 | 15-16 | 15-30 | 15-20 | 5-15 [05-1.5
E; limons argileux, varvés, avec
matiéres organiques (ép. 2.0 m) 4-8 17-18 | 20-35 | 25-28 | 5-10 [1.0-25
F. Alluvions lacustres 15-25| 20-21 . 32-34 0 20 - 25
(ép.6.5a8.0m)
G. Dépébts glacio-lacustres
(ép.>25.0 m)
G,. assez ferme dans partie supérieure | 14 45 |19.5.20.5| 40-60 | 20-25 | 10-20 | 7-12
(ép.2.5a3.0m)
G,. tendre en-dessous 2-6 [18.5-19.5| 20-35 | 20-25 | 0-10 | 5-10
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— Couche superficielle terreuse (couche B)

D’une épaisseur de I'ordre de 1.50 - 2.00 m, cette couche est consti-
tuée de limons sableux argileux parfois sableux de consistance
moyenne et de couleur brunatre. Il s'agit de sols relativement com-
pressibles.

— Alluvions marécageuses (couche E)

Cette couche d’'une épaisseur de 'ordre de 8.5 m est constituée d’'une
succession de couches de limons argileux trés organiques (limons
crayeux) et de tourbe plus ou moins décomposée.

Ces sols sont excessivement compressibles et emmagasinent une
nappe phréatique dont le niveau se confond avec le terrain naturel
pendant des périodes de pluviométrie élevée.

— Alluvions lacustres (couche F)

D’'une épaisseur de l'ordre de 6.50 a 8.0 m, ces alluvions se situent
a une profondeur comprise entre 10.0 et 16.5 m environ. Dans la par-
tie supérieure, elles sont composées des limons et/ou de sables fins
limoneux. Dans la tranche inférieure, on est en présence de sables
moyens plus ou moins limoneux.

L’ensemble de cette couche est de compacité assez élevée.

— Dépéts glacio-lacustres (couche G)

L'épaisseur de ces dépots n'a pas été déterminée par les sondages.
En effet, a plus de 35.0 m de profondeur, il fut décidé d'arréter les in-
vestigations car I'intérét n'était plus justifié.

Les alluvions glacio-lacustres sont des limons argileux atres argileux,
varves de limons sableux et/ou de sablestres limoneux. Leur consis-
tance est moyenne sur la tranche supérieure d’environ 2.50 m puis
elles deviennent tendre a assez tendre.

Les caractéristiques principales moyennes des couches observées
sont donnés dans le tableau 1.

3. DISPOSITION DES COLONNES BALLASTEES
RESULTANT DU DIMENSIONNEMENT

Dans I'ordre d'importance, I'exécution des colonnes ballastées avait

pour but:

— d'assurer la stabilité générale des culées des ponts sur le Buron et
d'éviter des déformations importantes susceptibles de provoquer
des efforts de fluage latéraux sur les pieux.

— d'assurer la stabilité des talus des remblais en bordure des futurs
bassins amortisseurs qui seront aménagés dans I'état définitif.

— dediminuer sensiblement les tassements des remblais d’acces afin
qu'ils soient compatibles avec ceux au droit des culées qui sont
fondées sur pieux

— d'accélérer les tassements et déformations

Figure 4: Disposition en tripode des colonnes
s = entre-axe entre les colonnes
D ter = diamétre de la surface du terrain traité

Dés lors le dimensionnement a débouché sur quatre types de dispo-
sition et de maillage des colonnes ballastées.

Le profil en long schématique (figure 3) résume ci-aprés la stratigra-
phie des sols traversés a I'emplacement de la culée ainsi que la dis-
position des colonnes qui varie en fonction de la zone concernée.

— La disposition des colonnes selonlescas 1 a 3

Le maillage en tripodes a été appliqué dans les zones en dehors de
la culée selon le schéma de la figure 4 et pour 3 ces distincts.

D col Dt —_—C
S Ccol er = A |
Cas 1 2.25 095 2.36 0.160
Cas 2 2.00 0.95 2.10 0.205
Cas3 210 0.95 2.205 0.185

D col = diametre réel moyen de la colonne aprées exécution
A col = surface de la colonne

A ter = surface du terrain traité

— Cas 4

Disposition selon une maille rectangulaire adaptée a la présence des
pieux sous la culée selon le schéma de la figure 5:

A col

pour le calcul du rapport m = ok cette maille rectangulaire a été
er

assimilée par simplification a une maille carrée.

AUTOROUTE N1
H remblais ¢ 7.00n__ 1, H remblais »= 7.00m
Tolus provisoire
PlLote-Fforme grave filtrante &p.50cm \\’L
et géotextile type 1V
Couche gl
|
Couche @
|
-10.0
A\ 4
s HUoiuUoguuuthdaiaigiigugud Il HUULS
Disposition selon cas 1 Disposition selon cas 2 Disposition Dispos.
Couche @ * selon cas 4 cas 3
| -16.0 /
. \ ' _185
.4
Couche @ \\ \\
Pleux @45 cm
Figure 3: Coupe sur culée
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Figure 5: Disposition des colonnes sous culée (cas 4)

4. DIMENSIONNEMENT DES COLONNES
BALLASTEES

4.1. Rappel du comportement d’une colonne

Le comportement d’une colonne n'est pas du tout comparable a celui
d’'un pieu, méme si une colonne peut supporter une charge élevée
pour autant que le terrain naturel assure un bon frettage.

Parconséquent, lacharge verticale sur une colonne a un niveau donné
variera en fonction de la contrainte horizontale dans le terrain natu-
rel.

De plus, la pression appliquée par la charge des remblais se répartit
entre le terrain naturel et les colonnes.

Lorsque les colonnes sont trop chargées, elles vont se déformer par
expansion et refouler le terrain qui les ceinture, ce qui conduit a une
augmentation de la contrainte horizontale par suite de la contrainte
verticale dans la colonne jusqu’a un nouvel état d’équilibre.
Ce comportement est donc comparable a celui d'une éprouvette de
matériau pulvérulent soumis a un essai triaxial (voir figure 6).
Le caractére pulvérulent et par conséquent drainant du ballast per-
met que I'on raisonne en contraintes effectives a I'intérieur de la co-
lonne, ce qui permet d'écrire :

n  @col

c' vlim= tg2 [ZJr T} o' h max

o' vilim =Kp col - ¢ h max

ou «col = angle de frottementinterne du ballastdans la colonne
c'vlim = contrainte verticale maximum sur la colonne a I'ins-
tant de la rupture
Kp col = coefficient de butée du ballast

¢' h max = contrainte effective maximale que le sol peut suppor-
ter autour de la colonne.

L’expansion latérale de la colonne peut étre comparée a celle d’'une

sonde pressiométrique, par la relation :
¢ hmax=Plim - u

avec Plim = pression limite

u = pression interstitielle a la périphérie de la colonne

Encequiconcerne lapressioninterstitielle, latendance selon GREEN-
WOOD, KIRSCH et BROMS (1983) est de considérer que u = 0, ce
qui revient a 'application des contraintes totales.
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Figure 6: Etat des contraintes

Finalement et dans I'approche du calcul prévisionnel pour le dimen-

sionnement des tassements et des déformations, le comportement

global d’'une colonne peut, par analogie avec I'essai triaxial, se pré-

senter selon trois cas distincts en relation avec les charges verticales

appliquées, soit :

— dans un stade élastique, la déformation de la colonne peut étre es-
timée a l'aide de son module d’élasticité E.

— dans un stade «élasto-plastique», c'est a dire la rupture a été at-
teinte en certains points de la colonne, le calcul estidentique a celui
énonceé ci-dessus a condition de connaitre le module de déforma-
tion moyen de la colonne correspondant au déviateur ¢'v - ¢'h.

— etfinalement si la rupture est atteinte en tout point de la colonne,
celle-ciest le siege de déformations plastiques (c'h > p lim). La co-
lonne se déforme de la méme amplitude que le terrain. Pour cal-
culer les déformations verticales de la colonne, il suffit de calculer
le tassement du sol.

On constate donc que pour I'estimation des tassements, il est impor-
tant que le réseau des colonnes soit dimensionné de telle sorte que
le comportement de I'ensemble travaille «élastiquements.

4.2. Méthode de dimensionnement

Dans le choix de plusieurs méthodes de dimensionnement, nous
avons opté pour une approche proposée en ltalie par GHIONNA et
JAMIOLKOWSKI (1981) qui nous a parue la mieux adaptée aux condi-
tions du projet.

Elle préconise de définir un maillage sur la base d’un calcul initial de
tassement pour que celui-ci soit compatible avec les exigences du
projet.

Ensuite, la vérification de la stabilité interne de la colonne est déter-
minée par la charge qui s’exercera réellement au niveau supérieur de
l'inclusion a la fin de la consolidation primaire en considérant que la
charge des remblais se répartit en surface surla colonne et sur le ter-
rain.

La figure 7 schématise cette répartition ainsi que les données géo-
métriques.

II's’agit de déterminer la charge sur la colonne a long terme a la fin
de la consolidation primaire et de vérifier la stabilité interne de celle-
ci. Il est précisé que le dimensionnement est correct pour autant que
la charge de la colonne soit inférieure ou égale a la moitié de la char-
ge limite (Fs > 2) déterminée par la contrainte limite en téte de la co-
lonne considérée comme isolée. Toutefois, p col lim est déterminée
a l'aide des parameétres correspondant a un sol consolidé avec no-
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Figure 7: Répartition des contraintes en surface a long terme

po = charge répartie du remblai et de la surcharge

p col = charge répartie agissant sur la colonne

p sol = charge répartie agissant sur le terrain autour de l'in-
clusion

H = couche tres compressible

D col = diamétre de la colonne

D ter = diamétre du terrain traité et solidaire de la colonne
dans le maillage défini

A col = surface de la colonne

A ter = surfacedu terraintraité et solidaire dela colonne dans
le maillage défini.

substratum = Sols compacts.

tamment une cohésion accrue (c,,) par rapport a la cohésion initiale
(Cup)

Cu; = Cuy + Acu

Pour la suite, les hypotheses proposées par les auteurs et les don-
nées y relatives peuvent étre résumées comme suit :

— I'équation de répartition des contraintes a long terme sur la colon-
ne (figure 7) est la suivante:

po - Ater =pcol - Acol + p sol (A ter - A col)

d'ou :
pcol=p0»Ater—psoI(Ater—Acol)
A col
po po
tp= —— =2
et B psol==>pso B

cette derniére relation ou 3 représente le rapport des tassements
estimés avant et apres traitement repose sur I'hypothéese qu’il y a
égalité des tassements en surface du sol et de la téte de la colon-
ne, c'est a dire § col = § sol ala fin de la consolidation primaire.

Cette égalité des tassements en surface repose aussi sur le fait
que les cisaillements le long du fut de la colonne sont nuls ou né-
gligeables along terme (GOUGHNOUR et BAYUK, 1979).

— pour la détermination de la charge a la rupture, il a été admis que
cette derniere était obtenue par expansion latérale de la colonne
en profondeur selon I'équation:

|
pcol lim = tg? [45° + %] oh’ max

ou oh’ max =p lim

La charge p lim est proposée par I'équation générale suivante :

p lim = (c'ho + uo) + k - Cu

ou ¢'ho = contrainte effective horizontale existant dans le sol
avantl'exécution de la colonne (admis = 0 au niveau
du terrain naturel)

et k = 4 (admis surlabase des essais drainés réalisés avec

le pressiomeétre autoforeur)
Lesvaleurs «c,» aintroduire sontcelles correspondant al'état apres
consolidation.
Le dimensionnement vérifié au stade de I'exécution avecles données
correspondent au cas le plus critique (H remblai max) sont récapitu-
lés ci-apres :
H remblai max = 8.0m

po =8 m x 20 kN/m? + 20 kN/m? = 180 kN/m?
m =0.205= Acol (cas 1 derriére culée)
Ater
¢' col = 40° angle de frottement interne moyen du gravier mis en place
dans les colonnes.
Quant aux coefficients de sécurité calculés par le rapport de

pour les deux types de sol les plus concernés, les valeurs ex-
trémes suivantes ont été obtenues :

pcollim

Fs compris entre 1.60 et 2.10 au niveau des tourbes (couche E1) et

Fs compris entre 1.90 et 2.60 au niveau des limons organiques (cou-
che E2)

Par rapport au coefficient de sécurité de 2, généralement requis par
la méthode, on constate qu'avec la variante des valeurs inférieures
de cs admises pour les calculs, le coefficient de sécurité n'est pas at-
teint, notamment dans les tourbes (Fs min = 1.60).

Néanmoins et pour cette valeur, on peutaussi spéculer sur le fait que
le diametre moyen (D col = 0.95 m) pris en compte par les calculs soit
en réalité plus grand et voisin du metre.

4.3. Estimation dela réduction des tassements due a la présence
des colonnes ballastées

Comme déja évoqué, la méthode de dimensionnement décrite sous

4.2. consiste a définir dans un premier temps le maillage correspon-

dant a des tassements et déformations acceptables au voisinage de

la culée.

Par suite, ce maillage est jugé satisfaisant si la contrainte s'exergant

a long terme sur inclusion est inférieure ou égale a la moitié de la

contrainte limite en téte de celle-ci.

On releve que le tassementtotal de la couche E estimé sans conso-

lidation préalable a l'arriere de la culée et dans I'état définitif de 'amé-

nagement des remblais est de 90 cm environ.

Le maillage a donc été dimensionné pour tenter de réduire ce tasse-

ment a des valeurs oscillant entre 30 et 50 cm, selon les zones.

Les deux méthodes retenues sont commentées ci-aprés:

4.3.1 Méthode de PRIEBE

Cette méthode résulte d’'une approche mathématique complexe dont
les hypotheéses principales et conditions aux limites sont les suivan-
tes:
— La colonne est assimilée a un tube épais qui se déforme élastique-
ment sous une pression interne normale selon la relation
Ac =Ac hcol-Ac hsol
Dans cette relation,
« Ac h col représente I'accroissement de la contrainte horizontale

due a p col
avec :
.| ™ ¢col
Achcol =pcol - Kacol=pcal - tge |[— - ——
4 2
- et Ac h sol représente I'accroissement de la contrainte horizon-

tale da a p sol

— Un état hydrostatique du sol est admis a l'interface avec le ballast,
attribué aux conditions d’exécution, soit:

Ac h sol = p sol
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Figure 8: Abaque de PRIEBE

— La seconde condition aux limites est d'admettre la nullité du dépla-
cement radial des points de la surface extérieure du tube.

Les calculs débouchent sur la relation finale suivante :

Acol %*’f (v, A col/ Ater)

B= o + 1
“ psol ' Ater|Ka col-f(vAcol/Ater)
ou:
B 1-v2 (1-2v)(1-Acol/Ater)
Fv Acol /At = s T vt Acol/Ater

Pour la valeur v = 1/3, B correspond aux résultats de l'abaque de
PRIEBE représenté par la figure 8.

A ter/A col = a
m

tassement du sol sans traitement
tassement abservé en présence des colonnes

B = coefficient de réduction =

4.3.2 Méthode élastique

Cette méthode admet I'hypothése qu’a long terme la contrainte
moyenne po est toujours appliquée en surface et le sol renforcé se
comporte élastiquement selon un module E global de la masse trai-
tée obtenue par intégration des différentes caractéristiques méecani-
ques du ballast et du sol.

La formule la plus simple qui découle de la théorie d’élasticité permet
d’écrire la relation suivante :

E col - A col + E ter (A ter - A col)

E=
A ter
ce qui correspond au coefficient (B) de réduction des tassements sui-
vant ; - Acol [ Ecol }
B= Ater L Eter

Dans ce cas, on constate l'influence des différentes couches strati-
graphiques que constituent les alluvions marécageuses, a savoir qu'a
chacune d’elle correspond un coefficient de réduction  obtenu par la
relation précitée.

Néanmoins, il est précisé que dans la réalité, le rapport des modules
E col/E ter ne peut pas étre supérieur ala valeur proposée par SCHUL -

ZE (1978) déterminante dans notre cas, selon la relation
suivante :

E’ cal 1+2-In(Dter/Rcol)

E sol tg? (n/4 - ©/2) - In (D ter / R col)

4.3.3° Résultats des calculs

Selon les dispositions des colonnes correspondant aux travaux exé-
cutés et figurant sur la coupe schématique (voir figures Nos 2 et 3),
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les coefficients de réduction de tassement dans I'emprise des colon-
nes ballastées sont les suivants:

Coefficient de réduction ()
Cas 1 Cas 2
Mé::';‘,’g&d" (m=0.160) | (m=0.205)
Selon PRIEBE 1.90 2.2
Méthode
élastique e e

Avec des tassements totaux de la couche d’alluvions marécageuses
de l'ordre de 90 cm correspondant a une consolidation primaire des
sols sous leffet des surcharges dues aux remblais définitifs, les coef-
ficient (B) tabulés permettent de réduire les tassements aux valeurs
extrémes suivantes:

Disposition des colonnes selon cas 1 (m = 0.160)
Tassements compris entre 36 et 47 cm
Disposition des colonnes selon cas 2 (m = 0.205)
Tassements compris entre 27 et 41 cm

A priori, les valeurs inférieures qui correspondent a la réduction ob-
tenue par la méthode élastique nous semblent trop optimistes. Quant
aux valeurs moyennes, elles correspondent aux critéres initiaux des
déformations jugées comme étant raisonnables vis-a-vis de I'ouvra-
ge a réaliser.

5. CONSIDERATIONS SUR LES MODIFICATIONS
INTERVENUES PENDANT LES TRAVAUX
ET LEURS CONSEQUENCES
SUR LE DIMENSIONNEMENT

Par rapport au projet initial, certaines modifications sont intervenues
pendant les travaux (voire juste avant ceux-ci) ceci en relation avec
les contréles effectués, la technique d’exécution ainsi que les déci-
sions prises en cours des travaux.

5.1. Dimensions des colonnes réalisées par la méthode d’exécu-
tr'on adoptée et adaptation des maillages.

Au stade du projet, des colonnes d’un diamétre de 1.10 m (A col =
0.95 m?) avaient été prises en considération.

Cette dimension a été choisie en admettant que des colonnes d'une
section moyenne de 1.0 m2 pouvait étre aisément exécutées (D col =
1.15 m) dans des terrains trés médiocres constitués de tourbes et li-
mons organiques.

Les moyens mis en oeuvre par les sous-traitants de I'entreprise Bos-
quet SA (Fehimann TH SA + Keller SA) n'ont pas permis de réaliser
des colonnes de 110 m de diamétre mais en moyenne de 0.95 m.

Le maillage modifié par rapport au projetinitial a été établi en admet-
tant un diamétre de 1.05 m.

Toutefois et afin d’étre fixé définitivement sur le diamétre réellement
réalisé, les travaux ont débutés par 'exécution des colonnes dans les
zones de moindre importance, a savoir :

— alarriére de la culée (a plus de 20 m) dans la partie ou les futurs
remblais sont les moins hauts.

— dans le voisinage des emplacements prévus pour les essais de
charge

Les controles et vérifications effectués aprés I'exécution de 'ordre de
200 colonnes dans ces deux parties distinctes ont permis de consta-
ter que le diametre moyen d’une colonne réalisée pouvait étre estimé
de I'ordre de 0.95 m.

Cette estimationpréalable,vérifiéeparla suite sur 'ensemble du chan-
tier, s’est avérée correcte ceci sur labase :

— de la quantité des matériaux mis en oeuvre

— de la détermination du poids volumique apparent et du coefficient
de foisonnement des matériaux mis en place dans les colonnes

— et des essais de contrdle

Les contréles ont aussi permis de vérifier que le diameétre de la colon-
ne obtenu est plus faible dans la partie supérieure (de 'ordre de 80 a



85 cm), ceci sur une épaisseur voisine de 2.0 m a 3.0 m correspon-
dant a la couche superficielle (B) observée en surface qui est d’'une
consistance nettement plus élevée que les sols en profondeur (E;, Ez
et Es).

Dans cette optique, on peut présumer qu’au sein des tourbes (E), le
diameétre atteigne I'ordre du métre.

Sur labase de ces constations et par rapport a un & de 1.05 m admis,
un resserrement des colonnes aurait du étre fait pour satisfaire aux
rapports volumétriques initiaux définis par le projet.

Parallelement, 'essai de charge sur une colonne isolée qui a été exé-
cuté dans les conditions du maillage correspondant a permis d’éva-
luer une charge de fluage voisine de 1210 kN (voir chapitre 5.5) c’est
a dire sensiblement plus élevée que la valeur admise dans le stade
de pré-dimensionnement.

Ainsi, les coefficients de sécurité obtenus pour une hauteur de rem-
blai de 8.0 m en admettant que la totalité de la charge est reprise par
la colonne sont les suivants :

P col (casi - sans surcharge) = 8 m- 20 kN.m?®- Ater = 550 kN

P col (cas 2 - avec surcharge) = 550 kN + (20 kN.m2 - A ter) = 620 kN

. 1210
F =—=22
s(cas 1) 550 0
1210
F 2)=——=1.
s (cas 2) 550 1.95

Cesvaleurssonttout afaitconformes aux critéres de la méthode fran-
gaise de dimensionnement (voir D.T.U, 1978) qui considére que la
charge admissible d’'une colonne est définie par la charge de rupture
a court terme d’'une colonne isolée diminué par un coefficient de sé-
curité compris entre 1.2 a 2.5 selon les cas.

Par conséquent et malgré un rapport volumétrique «ms» inférieur au
dimensionnement du projet, le maillage pour ces deux zones défini
initialement pour des colonnes de 1.05 m en lieu et place de colon-
nes d’un diametre réel de 0.95 m, a été conservé sur 'ensemble de
la surface conformément aux plans établis.

Bien entendu, cette différence s’est concrétisée par une économie
sensible des quantités et du colt par rapport au projet et aux quanti-
tés de la soumission.

Photo 1:
Contréle diametre
effectif

6. ESSAI DE CHARGE

6.1. Introduction

L’importance du projet de consolidation des sols par colonnes ballas-
tées d’une part ainsi que le fait que cette technologie n'ait pratique-
ment pas été employée en Suisse a ce jour d'autre part, ont justifié
I’exécution des deux essais de charge, pour vérifier les hypothéses
de dimensionnement et de I'optimisation du maillage adopteé.

6.2. Dispositif de chargement

Le dispositif de chargement devait, d’'une part garantir les charges
d'essai importantes et d’autre part, assurer le maintien de la charge
méme lors de tassements importants des colonnes ballastées.

Ceci fut réalisé a I'aide d’un bati constitué de profilés métalliques sur
lequel des silos remplis d’eau assuraient la charge de réaction a la
poussée de chargement.

Pour garantir une poussée continue, des vérins de grande capacité
furent prévus pouvant travailler en alternance afin que l'essai ne soit
pas interrompue lors des déformations du systeme dépassant la cour-
se des vérins.

Une dalle de répartition en béton armé (figures 9 et 10) de surface
équivalente a celle traitée par une colonne respectivement trois simu-
lait le chargement sur celles-ci par le futur remblai.

6.3. Instrumentation de 'essai

L'instrumentation des deux essais (figures 9 a 11) a été congue de
maniéere a mesurer I'évolution des contraintes et des déformations le
long de linclusion et du sol, a savoir :

— Déformations verticales
Les tassements en téte de colonne ont été mesurés a I'aide d un ni-

veau de précision permettant d’assurer le 1/10 mm et d’estimer le
1/100 mm

Pour suivre le comportement de fa colonne et du sol encaissant, deux
extensomeétres a quatre points de mesures fichés dans le sable ont
été mis en oeuvre sur le bord extérieur de la colonne et a
1.50 m de 'axe de celle-ci.

— Déformations horizontales

Celles-ci ont été mesurées a 'aide de deux tubes inclinométriques fi-
chés dans la couche de sable et placés sur le bord extérieur des co-
lonnes.
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Mesure de contraintes totale et interstitielle

Mesures de déformation
horizontales
inclinométre

Mesures de déformation
verticale de La
plaque

Plaque r=105 =210

Colonnes ballastees
2=95 cm

Mesures de déformation
verticales
extensométres

Mesures de déformation
verticale de la
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Figure 9: Vue en plan — Essai de chargement sur une colonne

- Diffusion des contraintes

Des cellules pressiométriques a membranes et des piézometres a
cordes vibrantes ont été disposés sur trois niveaux afin de suivre I'évo-
lution des contraintes a chaque palier de charge.

La mise en ceuvre des appareils de mesures a été effectué par fora-
ge continu a rotation lente a proximité des colonnes selon les figures
9, 10 et 11.

6.4. Déroulement des essais

Les essais ont été conduits conformément a la norme SIA 192, et ont
compris un cycle de déchargement-rechargement a partir de la char-
ge de service suivi d’'une mise en charge par paliers jusqu’a la rup-
ture.

Figure 11: Elévation schématique de l'instrumentation
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Figure 10: Vue en plan— Essai de chargement sur trois colonnes

La charge de service a été déterminée en tenant compte d’'un rem-
blaide 8.0 m agissant sur la surface d’influence d’une respectivement
trois colonnes, soit une charge de service de 550 kN pour la colonne
unique et 1900 kN pour I'essai sur trois colonnes.

6.5. Résultats

Essai sur une colonne ballastée

L’essai de charge sur une colonne a compté 17 paliers de charge (dé-
charge et recharge comprises) entre 160 kN et 1400 kN.

Mesures de tassements en téte

Les mesures des tassements totaux pour chaque palier de charge,
illustrés par la figure 12 permettent de définir les valeurs caractéristi-
ques suivantes:

Tassement
Palier de charge 1er cycle 2éme cycle
Charge de service (550 kN) 2.4cm 2.5cm
Permanent apres décharge (160 kN) 1.96 cm -
Charge de rupture (1400 kN) 22.09 cm

Le comportement de la colonne ballastée durant le cycle de déchar-
ge et recharge met en évidence le caractére non réversible des tas-
sements obtenus jusqu’a la charge de service.

La figure 13 représente I'évolution du tassement durant chaque pa-
lier de charge, définie par la tangente de 'angle formé par la droite
passant par deux points situés sur la courbe tassement - temps.

L’examen des figures 12 et 13 permet de définir la charge critique de
fluage valant environ 1210 kN pour I'essai sur une colonne.

Cette charge de fluage indique 'amorce de la rupture constatée au
palier de 1400 kN.

Mesure deladistribution des tassements en fonction dela profondeur
Les extensometres mécaniques permettent la mesure des tasse-
ments a différentes profondeurs.

La figure 14 illustre I'évolution de ces tassements en fonction des pa-
liers de charge.

Les résultats des mesures montrent clairement que la colonne se dé-
forme de maniéere significative de 0 a 3.0 m. Entre 3.0 et 8.0 m de pro-
fondeur, la charge résiduelle est transmise en bloc en pied de celle-
ci fichée dans la couche de sable.

Mesures inclinométriques

La figure 15 qui illustre la déformation radiale en fonction de la pro-
fondeur indique que dés 500 kN, la colonne ballastée se déforme lo-
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Figure 12 (en bas):
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Tassements en fonction

Paliers de charge (kN)
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Figure 14: Evolution des tassements en fonction des paliers de
charge a différentes profondeurs

Figure 15: Déformation radiale en fonction de la profondeur
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calement entre 2.0 et 5.0 m d’'une maniere réguliere jusqu’'a 800 kN,
en accord avec les résultats extensométriques. Dés 800 kN, la défor-
mation radiale augmente d’une maniére non linéaire jusqu’au palier
de 1400 kN ou elle prend un comportement asymptotique confirmant
bien la rupture par expansion latérale.

La figure 16 qui décrit 'évolution de la déformation radiale maximale
a 3.40 m en fonction des paliers de charge illustre bien ce comporte-
ment.

Essai sur trois colonnes

Les cycles de chargement ont été exécutés avec 24 paliers (deux cy-
cles de décharge et recharge compris) de 300 a 3100 kN. L'essai a
du étre interrompu a 3100 kN suite a la rupture d’'une des trois colon-
nes ballastées composant le groupe.

Mesures de tassements

Les mesures des tassements totaux du groupe de colonnes ballas-
tées permettent de définir les valeurs caractéristiques suivantes (ta-
bleau 2):

Lafigure 17 ou la charge appliquée est exprimée en contrainte au sol
de maniere a effectuer une comparaison directe entre les deux es-
sais ainsi que le tableau précédent appellent les commentaires sui-
vants :

— ala charge de service (1er cycle), le tassement du groupe de co-
lonnes ballastées est environ 3.5 fois plus élevé que celuide la co-
lonne simple, soit dans un rapport similaire a celui des dalles de ré-
partition (3.4)

— apresle 1er cycle de décharge, le comportement du groupe est si-
milaire dans le domaine de la charge de service a celui de la co-
lonne isolée comme le montre la troisieme courbe de la
figure 17.

On peut dés lors conclure qu’aprés tassement du composite sol-
colonnes ballastées, ce sontuniquement cesderniéres qui sontsol-
licitées lors de larecharge. Le fait que ce comportement soit iden-
tique a celui de la colonne isolée malgré une surcharge de l'ordre
de 15% montre I'effet favorable du frettage acru des colonnes aprées
le premier cycle de chargement. Dés le passage a la charge de ser-
vice, 'effet de groupe reprend et le tassement suit le comportement
de la premiere phase de chargement.

La figure 18 qui illustre le fluage mesuré en cours des paliers permet
de déterminer la charge critiqgue du groupe de pieux soit 2500 kN re-
présentant une contrainte au sol de 211 kN/m2 alors qu’elle fut de 1210
kN (350 kN/m2) pour 'essai sur colonne simple.

Ces constations corrélées avec les observations faites durant I'essai
ou la dalle de répartition s’inclinait progressivement sous la charge
permettent de conclure que la rupture et/ou fluage du groupe de co-
lonnes ballastées est dl a la résistance moindre d’'une des colonnes
le constituant.




Tableau 2:

Les mesures des tassements

Tassement
2eme cycle
. . sans
Paliers de charge 1ercycle | 2eme cycle tassement
du 1er cycle
Charge de service 1900 kN (160 kN.m?) 8.5cm 10.03cm 3.36 cm
Permanent apres décharge 300 kN (25.3 kN.m?) 6.7cm 8.7cm 1.98 cm
Charge de rupture 3100 kN (261.8 kN.m?) . 22.7cm .

Mesures inclinométriques

Comme pour l'essai sur une colonne, on constate une parfaite concor-
dance entre le début du fluage vertical et 'augmentation non linéaire
de la déformation radiale.

En effet, la figure 19 illustre cette évolution non linéaire dés le palier
de 2500 kN conformément a la détermination de la charge de fluage
cité précédemment.

Mesures de pressions interstitielles

La mesure continue des pressions interstitielles (figure 20) donne un
extrait de leurs évolutions entre les paliers de charge 700 kN, et 1900
kN, permet d'apprécier la vitesse de dissipation des surpressions in-
terstitielles induites lors du chargement

En effet, on constate que la dissipation des surpressions interstitiel-
les atteint 50 a 60 % en 240 minutes, ce qui confirme le caractére drai-
nant des colonnes ballastées.
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Figure 18: Essai sur trois colonnes courbe de fluage
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Figure 19: Déformation radiale en fonction de la profondeur
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6.6. Conclusions

Les résultats des essais de charge sur colonnes ballastées qui ont
été présentées de maniére succincte ont notamment permis de confir-
mer le dimensionnement effectué et surtout se sont avérés d’'une im-
portance capitale pour I'adaptation des maillages des colonnes en
cours d’exécution.

7. INSTRUMENTATION DE CONTROLE, RESULTATS
DES MESURES INTERMEDIAIRES ET CONCLU-
SIONS

7.1 Description de l'instrumentation

Une instrumentation de contrdle a été mise en place en collaboration
avec le laboratoire de mécanique des sols et des roches de I'EPFL,
pour vérifier le comportement général des remblais ainsi que de la
culée.

Cette instrumentation dont 'emplacement est représenté schémati-

quement sur la figure No 2 comprenait 'appareillage suivant :

— 4 tassometres pour permettre la mesure des déformations vertica-
les mis en place a l'arriére de la culée (T 1 a T 3) ainsi qu’au droit
de larampe d’acces a la culée (T 4). Ces tassométres se situent a
'aplomb des colonnes au niveau de la plate-forme en grave filtran-
te réameénagée.

Par rapport au terrain naturel initial, ils sont de 'ordre de 1.20 a
1.40 m plus haut, compte tenu, d’une part du terrain qui est remon-
té lors de 'exécution des colonnes, et d’autre part, de la plate-forme
en grave filtrante qui a du étre totalement réaménagée avant la
mise en place des remblais.

En définitive, le tassement du sous-sol du a cette surcharge initia-
le n'est pas mesuré.

— Des piézometres a cordes vibrantes ont été mises en place a pro-
ximité des quatre tassometres entre les colonnes pour la mesure
des pressions interstitielles, d’'une part vers 6.0 m de profondeur
dans le cas de E d'allusions marécageuses, et d’autre part, vers
20.0 m de profondeur environ (sauf au droit de T 4) dans la cou-
che G des dépbts glacio-lacustres également compressibles.

— 4inclinometres (I 2 a | 5) mis en place au pied des talus pour véri-
fier la stabilité de la culée et des remblais adjacents par la mesure
des déformations dues au fluage latéral. Ces quatre inclinometres
d’une longueur de 15.0 m sont fichés dans la couche (F) compac-
te d’alluvions lacustres sableuses.

7.2. Résultats des mesures et commentaires

Compte tenu que les remblais ne sont pas encore achevés, i s’agit
de résultats intermédiaires.
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En effet, le solde de remblayage qui doit étre encore exécuté dans le
cadre de 'aménagement définitif de la jonction est prévu dans les
mois a venir et celui-ci aura également une influence sur les tasse-
ments totaux.

Par conséquent, I'interprétation définitive des résultats ne pourra étre
faite qu’'aprés I'exécution de ces aménagements et lorsque les conso-
lidations primaires et secondaires seront achevées.

Les résultats intermédiaires permettent a ce jour de démontrer que le
comportement global de I'ouvrage est tout a fait satisfaisant et confor-
me dans I'ensemble aux prévisions.

On peut néanmoins encore faire les commentaires suivants sur les

résultats obtenus au droit des tassometres T 1 et T 4 (figures 21 et

22).

— Les pressions interstitielles mesurées au droit des tassometres T
1aT 3 ne montrent pratiquement pas d’augmentation de pression
lors des chargements.

Les courbes trés semblables entre les deux cellules aux deux dif-
férents niveaux sont le refletde la variation de la nappe phréatique.

— Les valeurs de tassement mesurées au droitde T 1 a T 3 sont
conformes aux prévisions. Il faut tenir compte que ces tassements
sont également influencés par la consolidation de la couche (G) en
profondeurqui serade trés longue durée et qui peut atteindre I'ordre
de 25 a 30 cm sur I'emprise de I'ouvrage selon les estimations.

— Alemplacementde T 4, la pression interstitielle a accusé une aug-
mentation importante de 35 kN/m? Cette montée s’est manifestée
pendant le remblayage entre 2.0 et 6.20 m. L’examen de la cour-
be des tassements montre que le remblayage aurait du étre inter-
rompu vers 4.0 m de profondeur afin d'attendre une dissipation des
pressions.

Cette attente aurait permis, selon le principe déja décrit, d’'obtenir
un meilleur frettage des colonnes par une amélioration des para-
metres du sol en place.

On peut donc dire que le tassement parasitaire est des domaines
élasto-plastiques, voire plastiques.

Néanmoins, et apres dissipation des pressions, on constate qu’un
nouvel état d'équilibre s’est établi et se manifeste par une pente de
la courbe de tassement semblable a celle du tassometre T1 avec
laquelle elle peut étre comparée.

— En ce qui concerne les résultats des mesures inclinométriques (fi-
gures 23, 24) présentés aux deux emplacements principaux au droit
de la culée nord, on constate que les déformations dues au fluage
latéral confirment le bon comportement général de la culée et des
talus adjacents.

En effet, les déformations maximum mesurées au droit de | 2 sont
observées sur toute la hauteur de la couche trés compressible at-

teignantl'ordre de 8 cmvers2.0 m de profondeur. Ce ne sontpasdes
valeurs excessives d’autant qu’elles parraissent déja étre en voie de
stabilisation.

Quant aux déformations mesurées devant la culée (I 3) elles sont
faibles et atteignent environ 1 cm dans la partie haute du tube.

8. CONCLUSIONS

Les mesures de contrle effectuées a ce jour permettentdedire que
le but fixé par I'exécution des colonnes ballastées a été pleinement
atteint, a savoir :

— des remblais d’'une hauteur de I'ordre de 8.0 m ont pu étre édifiés
sur une période relativementcourte c’est a dire 7 mois environ sans
probléme majeur tant du point de vue de la stabilité générale que
des déformations verticales et fluage latéral.

Seuls des tassements plus importants ont été observés dans la
zone du tassometre T4 et doivent étre attribués a un aménagement
trop rapide des remblais entre 2 et 6.2 m.

— les mesures de déplacements horizontaux obtenues par les incli-
nometres mis en place au pied des talus des remblais indiquent
des valeurs acceptables qui sont déja en voie de stabilisation.On
peut affirmer que les faibles déformations qui doivent résulter au
voisinage de la culée ne doivent pas occasionner d’efforts parasi-
taires importants sur les pieux.

— les tassements ne sont bien entendu pas encore achevés etil n'est
pas possible de tirer des conclusions définitives. Néanmoins, les
valeurs obtenues paraissent étre dans les prévisions.

Pour comparaison les tassements prévisibles estimés au droit du
tassometre T 1, sont les suivants :

Couche E Consolidation primaire (oedometre) 90 cm
Consolidation secondaire (Gibson et Lo) 15 cm
Total 105 cm

Réduction du tassement de la couche E grace
aux colonnes ballastées selon Priebe %:12—025 48 cm
Couche F  Consolidation instantanée 3cm
Couche G Consolidation primaire 30 cm
Total des tassements prévisibles env 80 cm

On constate donc que le tassement mesuré a ce jour au droitde T1
(42 cm) est a peine supérieur a 50% de la valeur prévisible.

Au vu des remblais actuellement aménagés qui sont achevés depuis
un mois, on peut déja apparemment pronostiquer des tassements de
moins grandes envergures dans I'état définitif.

— Pour atteindre la stabilisation des tassements (figures 21 et 22), on
constate que la durée dépendra de la consolidation de la couche
G, qui pourra s’étendre encore sur plusieurs mois.
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Les colonnes ballastées
Reto Ulmi

PREAMBULE

Le procédé des colonnes ballastées est un dérivé de la technique de
la vibroflottation (compactage par vibrations) mais, utilisé dans des
sols cohésifs, comme limon et argile, dans lesquelles la cohésion rend
la liquéfaction par le vibrateur impossible.

Dans ce cas, on a recours a une incorporation de matériaux sélec-
tionnés, de préférence de gros diameétre, anguleux et peu abrasifs
(ballast).

Il existe deux méthodes pour la mise en place du ballast:
Par voie humide:

La descente du vibrateur est facilitée par des jets d’'eau en poin-
te. Les matériaux sont introduits depuis la surface dans 'espace
annulaire qui existe entre le vibrateur et la paroi du trou que le vi-
brateur a fait dans le terrain.

Par voie seche:

Le vibrateur est enfoncé dans le sol sous l'action de son poids et
des vibrations, sans injection d’eau. Les matériaux sont mis en
place sous air comprimeé a travers un conduit qui descend le long
du vibrateur et débouche a sa pointe.

Dans les deux cas les matériaux sont déplacés horizontalement dans
le sol et compactés par des mouvements verticaux alternatifs du vi-
brateur créant ainsi, en partant du bas, une colonne constituée de ma-
tériaux parfaitement compactés, appelée communément «Colonne
ballastée».

FONCTION D'UNE COLONNE BALLASTEE
Augmentation de la force portante du sous-sol par:

— compactage du sol

— effet de drainage

— «effet de pieu» (augmentation du module d’élasticité ME et de la
résistance au cisaillement)

DESCRIPTION DES TRAVAUX

Deux machines étaient nécessaires pour exécuter les 1300 colonnes
dans les délais impartis.

Le Maitre d’ouvrage avait opté pour la méthode par voie séeche, ce
qui présentait un avantage au niveau de la propreté de la plate-forme.
La plate-forme elle-méme était constituée d’'une couche de grave tout-
venant d’une épaisseur de 60 cm posé sur un géeotextile. En effet, la
nature du sous-sol et la présence d’une nappe a faible profondeur
rendaient impossible toute circulation sur le terrain naturel.

Les caractéristiques des deux équipements étaient les suivantes :

— Chassis porteur sur chenilles avec matd’une hauteurde 20 m, poids
30 to

— Vibrateur, | = 3,6 m, diam. 30/36 cm, moteur électrique 380 V /
50 kW surmonté d’un réservoir a ballast avec sas en téte.

Le ballast 8/32 (calcaire du Jura concassé) était amené par camion

et stocké sur la plate-forme a c6té des machines. Son diametre maxi-
mum était limité par la dimension du conduit le long du vibrateur.

Figure 1: Exemple d’enregistrement de 'ampérage, de la profondeur et du temps

BAUSTELLEN Nr: 1213709 TEIL: 3 PUNKT HR:4283
DRUCK tbar)  FLUB {1/min) ARBEITSTIEFE (a)

0 W00 006!0

00 510

29.07.93 17839 PAPIERVORSCHUB  San/ain
BENICHT 1t)

200'RETTO  TAR/BES®

VORSCHUE (a/ain} RUTTLERSTROH (A)

HAX TIEFE
12,05

VERBRAUCH
0,00cha

TN F

VERBRAUCH
15, 30kVAN

VERBRAUCH

18He8 0,00t (20}

65



La chargeuse prenait les matériaux dans le tas et remplissait la benne
qui a son tour remontait le long du mat pour alimenter le sas du ré-
servorr.

Puis le vibrateur descendait, en comprimant latéralement le sol,
jusqu’a la profondeur d’environ 12 m, sous l'action vibrante soutenue
par le fongage actif a 'aide du treuil installé dans le mat.

La fabrication de la colonne commencait a ce moment-la :

— Le vibrateur était remonté d’environ 100 cm, en méme temps le bal-
last entrait dans I'espace pressurisé sous la pointe. Sous l'action
du vibrateur qui redescendait, le ballast était bourré latéralement
et compacté en méme temps. Cette opération se répétait plusieurs
fois jusqu’a ce que 'ampérage enregistré dans la cabine du machi-
niste n'augmentait plus (limite d'absorption de matériaux). A cha-
que cycle, le diamétre de la colonne augmentait.

— Ce processus a été répété a des paliers successifs, en remontant
du bas vers le haut. Ainsi, on a créé une colonne formée de ballast
compacté d’'un diamétre moyen de 95 cm. Accessoirement, le ter-
rain autour de la colonne se trouvait comprimé.

Ce diamétre peut varier avec la nature du terrain rencontré :

— Dans les couches molles et laches, le confinement est faible
— le diametre augmente

— Dans les couches consistantes ou le confinement est plus fort
— |le diametre obtenu est plus petit

Les couches molles subissent donc une amélioration proportionnel-
lement plus forte que les couches consistantes :

» Le procédé atendance a homogénéiser le sous-sol constitué de dif-
férentes couches.

Le planning des travaux a pu étre parfaitement respecté; les 1330 co-
lonnes ont été exécutées en 10 semaines ce qui correspond a 11 co-
lonnes par machine et par jour.

CONTROLES
Au cours de I'exécution, les parametres suivants ont été enregistrés:

temps d’exécution

— profondeur

~ ampérage

— mesure de la quantité de ballast

Pour le contrdle de I'intégrité de la colonne, nous avons procédé :

— au dégagement de quelques colonnes — diameétre
— au carottage a travers les colonnes avec essais SPT
— ades essais de plaques ME

Les résultats les plus fiables sont obtenus par 'essai SPT.

Adresse de l'auteur: Reto Ulmi
Fehlmann Travaux Hydrauliques SA
Chemin des Croisettes 22
1066 Epalinges
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AR N1 Tunnels de Pomy
Serge Neipp

GEOLOGIE ET PROBLEMES
LIES A L'HYDROGEOLOGIE

L’autoroute Lausanne-Berne quitte la plaine de 'Orbe a la jonction
d’Yverdon-Sud pour prendre de la hauteur et atteindre le plateau mo-
lassique. Elle y accede grace a la construction des TUNNELS DE
POMY: deux tubes de 3000 m de longueur pour une pente de 2.65%
avec, coté Est, 338 m a exécuter en tranchée couverte. Ce projet a
été étudié en étroite collaboration avec Bonnard et Gardel, ingénieurs-
conseils SA, Lausanne (Portail Ouest, Centrale de ventilation, corps
du tunnel), Perret-Gentil + Rey et associés SA, Yverdon (Portail Est)
et Schopfer & Karakas SA en ce qui concerne la géotechnique.

1. CONDITIONS GEOLOGIQUES

Peu accidenté et dévolu a l'agriculture, ce secteur du plateau molas-
sique ne permet que peu d’observations de surface. L'étude géologi-
que a donc été basée sur les résultats de plusieurs phases de recon-
naissance, soit 27 forages carottés et 32 destructifs, auxquels il
convient d'ajouter trois campagnes géophysiques (IGL), ainsi qu'une
tranchée d’essai actuellement en cours au portail Est.

Le tunnel proprement dit est presque entierement situé en rocher: Mo-
lasse chattienne ou aquitanienne. Le pendage des couches est en
principe faible (0 - 20°), mais peut atteindre localement 40°. Par
ailleurs, la tectonisation est peu développée, le seul accident tectoni-
que important mis en évidence étant situé au droit de la dépression
Pomy-Sermuz. La, la couverture totale est réduite par endroits a une
quinzaine de metres seulement, avec pour conséquence la présen-
ce de terrains meubles constitués de moraine de fond jusqu’au-des-
sous du niveau de la calotte du tunnel (voir paragraphe 3.2.)

Les différentes formations rocheuses peuvent étre décrites succinc-
tement comme suit, d'Ouest en Est:

A. Molasse chattienne (Molasse d’eau douce inf.)

Essentiellement marneuse et gréseuse, elle sera rencontrée sur les
610 premiers métres du tunnel, cété Yverdon:

— Greés de Mathod, 25 m:Malnommée puisque composée d’une forte
prédominance de marnes (80%) a niveaux de gres, cette formation,
localement gypsifére, intéresse essentiellement la plate-forme
d’attaque Ouest.

' IGL: Institut de géophysique de I'université de Lausanne

— Calcaires d’eau douce, 30 m: Alternance de marnes, grés et cal-
caires, avec présence de gypse.

— Gres et marnes a gypse, 555 m: Alternance de niveaux de gres et
de marnes, ainsi qu'un peu de calcaires lacustres. Veinules ou
concrétions de gypse représentant 6 a 9% de la roche.

B. Molasse aquitanienne (Molasse d’eau douce inf.)

Elle se différencie favorablement de la Molasse chattienne précédem-
ment décrite par 'absence de gypse et par une plus grande propor-
tion de bancs gréseux, surtout dans sa partie supérieure. Sur les quel-
que 2050 m de cette formation, le projet rencontrera successivement:

— Gres de Cuarny, 65 m: Niveaux de grés grossiers a intercalations
marneuses.

— Marnes bigarrées supérieures, 1615 m: Alternance de niveaux de
marnes ou d'argilites multicolores et de gres.

— Molasse grise de Lausanne, 370 m: Grés en bancs épais, prédomi-
nants sur les marnes.

Du point de vue constructif, les tunnels de Pomy seront donc confron-
tés avanttout a des roches marneuses a forte teneur en argiles et en
particulier en argiles gonflantes (jusqu'a 34% de la roche totale)
(Tableau 1).

Lecomportement en souterrain de ces roches sont a I'origine du choix,
a la fois de la technique d’excavation et du dimensionnement ou du
type de soutenement nécessaire.

En effet, la propension au fluage des marnes sous I'effet de la mo-
dification des contraintes au pourtour de I'excavation, la diminution
de leur cohésion et leur gonflement en présence d’eau, nécessi-
taient une méthode pouvant contribuer a réduire sensiblement ces
risques par:

— minimisation des apports d'eau extérieurs.

— minimisation de la dislocation et de la détente dues a I'excavation.

— meilleure reprise des contraintes par un profil circulaire ou radier
contre-voité.

Dans les conditions géologiques données, le procédé d’exécution le
plus approprié était donc a I'évidence I'utilisation d’'un tunnelier a bou-
clier et voussoirs.

Tableau 1: Proportions de roches marneuses

CHATTIEN Marnes
«Grés» de Mathod

(plate-forme d’attaque Ouest) 81%
«Calcaires» d’eau douce ( 30 m) 49%
Gres et marnes a gypse (555 m) 34%
AQUITANIEN:

«Grés» de Cuarny (65 m) 31%
Marnes bigarrées sup. (1035 m) 33%
Idem, 2éme partie (580 m) 21%
Molasse grise de Lausanne (370 m) 6%

Proportion de roches marneuses dans les diverses formations traversées:

Marnes gréseuses Marno-grés Total
3% 2% 86%

2% 6% 57%

8% 13% 55%

13% = 44%

17% 12% 62%

13% 14% 48%

8% 6% 20%
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Figure 1: Tunnels de Pomy — Analyse d’eau en forages

2. HYDROGEOLOGIE

De par sa forte composante marneuse, |a roche molassique est glo-
balement peu perméable. Les venues d’eau a attendre seront donc
faibles et liées essentiellement a la fracturation des niveaux gréseux,
des niveaux de calcaires lacustres ou a la roche altérée située au
contact moraine-rocher.

Cependant, malgré les faibles débits attendus, ces eaux présentent
deux inconvénients ayant une incidence directe sur la réalisation de
'ouvrage:

— Sous son toit de moraine quasiment imperméable, le massif ro-
cheux renferme une nappe en charge.

Les pressions mesurées au sol peuvent atteindre plus de 0.5 bar,
cas par exemple dans la dépression Pomy-Sermuz et dans la zone
de la tranchée couverte du portail Est, ou cette circonstance pour-
rait poser des problemes d’exécution délicats (voir paragraphes 3.2
et3.3).

— Une partie importante des eaux a un caractére séléniteux tres mar-
qué, impliquant I'utilisation de bétons spéciaux et un type de sou-
ténement-revétement adapté.

Ces eaux, chargées en sulfates, proviennent du lessivage des ro-
ches a gypse du Chattien, que les ouvrages traversent sur plus de
600 m (figure 1).

A noter les tres fortes concentrations en téte de forages, 715 a 2288
mg/I SOZ, soit largement au-dessus du seuil d’agressivité au béton.

De plus, la conductivité électrique des eaux augmente, parfois de
fagon importante, avec la profondeur (figure 2). Or, ce phénoméne
fréquemment observé est a mettre essentiellement sur le compte des
ions sulfate, comme I'ont montré différents auteurs. En conséquence
il faut s’attendre, au niveau de 'ouvrage, a des teneurs en sulfates
encore plus fortes que celles mesurées en téte des forages.

La présence des roches a gypse du Chattien, en dessous ou a pro-
ximité du trongon aquitanien, ainsi que le caractere ascendant des
eaux du massif, ont pour effet de «contaminer» par les sulfates les
eaux de la Molasse aquitanienne. On y a en effet mesuré des teneurs
supérieures a 300 mg/l, ce qui est inhabituel dans cette formation.

En résumé, les eaux sont trés fortement agressives sur toute la moi-
tié Ouest de 'ouvrage, le risque allant cependant en diminuant vers
I'Est, sans pour autant pouvoir étre totalement écarté, y compris en
terrains meubles. Dans ces conditions, les précautions nécessaires
seront donc prises, méme sur la deuxieme partie des tunnels ainsi
que pour les ouvrages semi-superficiels (tranchée couverte p. ex.)
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3. POINTS PARTICULIERS

3.1. Portail Ouest (Yverdon)

Le portail ainsi que son entaille, longue de 25 m, sont situés dans le
versanttres escarpé des Cotes de Sermuz, dontlapente estde I'ordre
de 25 a 30° (45 a 55%).

Les conditions géologiques présentent a la fois des avantages et des
inconvénients.

En effet, malgré 'angle d’attaque d’environ 70° par rapport au ver-
sant, une inclinaison des couches favorable (20° vers l'intérieur du
versant) et une roche drainée naturellement par le versant (NP en
dessous du radier), il a fallu tenir compte des inconvénients suivants:

— Une couche de terrains meubles en reptation, de faible épaisseur
(1a3m).

— Un rocher altéré a forte proportion de marnes tendres.

— Une tranche de 15 m d'épaisseur ou la fracturation est passable-
ment développée: présence de deux systemes de discontinuités
accentués par appel au vide (pendages moyens de 70 a 80° envi-
ron).

Il fallait donc s’attendre a un rocher de tenue médiocre a mauvaise,
ce qui a conduit a un soutenement dimensionné en conséquence. |l
a aussi été décidé d’excaver, a la haveuse et en demi-section, les 20
premiers métres des deux tubes, avec souténement lourd posé a
avancement. Cette maniére de faire permettra au tunnelier de débu-
ter I'excavation dans les meilleures conditions possibles.

La qualité des roches s’améliorant sensiblement a partir de 15 m en-
viron (plus de signe d'appel au vide, roche non altérée), 'avancement
a la haveuse a été stoppé apres les 20 m prévus, en attendant I'atta-
que au tunnelier actuellement en cours de montage.

3.2. Dépression Pomy - Sermuz

Entre les km 94.800 et 95.000 environ (cumulées tunnels 460 a 660),
les tunnels passent a I'aplomb de la dépression Pomy-Sermuz ou la
couverture totale se réduit a environ 15 m. Cette dépression topogra-
phique est le résultat d’'un surcreusement du rocher, avec remplissa-
ge morainique, au droit d’un important accident tectonique.

S’ajoutant a cette donnée topographique, des reconnaissances par
foragescarottés effectuéesdanscettezone entre 1987 et 1991 avaient
mis en évidence d'autres difficultés:
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Figure 2: Evolution de la conductivité des eaux avec la profondeur

— Une faible couverture rocheuse n’excluant pas le risque de rencon-
trer des terrains meubles au-dessous de la calotte, dans le profil
de l'excavation.

— Laprésence d’eau en charge (pression jusqu’a 2.5 bars au niveau
de la calotte).

— Une qualité du rocher par places déficiente (grés et marnes alté-
rés dans la partie supérieure et tectonisés localement).

Surlabase des résultats acquis a ce stade des études, de telles condi-
tions auraient nécessité des reconnaissances par forages pilotes au
fur et & mesure de I'avancement. Aussi, pour des raisons pratiques,
a-t-il été jugé préférable de compléter les données par une nouvelle
campagne de forages de reconnaissance accompagnée d’essais de
pompages.

En effet, ces forages exécutés depuis la surface présentaient 'avan-
tage de reconnaitre largement a I'avance les conditions géologiques
et hydrogéologiques réelles de la dépression et de permettre ainsi la
prise en compte des problemes en toute connaissance de cause.

Dans ce but, il a été exécuté 32 forages destructifs avec enregistre-
ment de parametres (vitesse d'avancement, vibralog, pression du flui-
de), la plus grande partie étant équipée de piézomeétres. L’étalonna-
ge des parameétres a été obtenu en réalisant les deux premiers fora-
ges a proximité immédiate de forages carottés anciens.

Afin de lever les quelques incertitudes subsistant apres l'interpréta-
tion des parametres enregistrés, des diagraphies ont été effectuées
en complément (Gamma ray, Neutron).

Il a ainsi été mis en évidence la présence de terrains meubles en ca-
lotte des futurs tunnels sur 5 a 10 m en une ou deux zones (tube gau-
che) et sur environ 50 m en trois zones (tube droit). L'étendue de la
tectonisation et de la zone d'altération est en revanche moins déve-
loppée que prévu initialement avec, de plus, une moraine sus-jacen-
te d’excellente qualité, tres ferme a dure.

Du point de vue hydrogéologique, 7 forages de plus gros diameétre,
pour pompage, ont été effectués sur le tube gauche (le premier a étre
excavé). Cing de ces forages ont permis de pomper entre 180 et 65
I/min — débit initial et résiduel apres 8 jours de pompage — les deux
autres étant improductifs.

Au droit du tube gauche, les rabattements ont atteint 15 a 30 m, c’est-

a-dire qu’ils ont dénoyé en grande partie les zones critiques (terrains
meubles ou roche altérée en calotte ou proche de celle-ci). De plus,

laplupart des niveaux continuaient a descendre aprés 8 jours de pom-
page (environ 10 cm par jour).

En ce qui concerne le tubedroitpar contre, aucune amélioration n’est
apparue lors des pompages, I'accident tectonique précité jouant le
roéle d'écran étanche entre deux compartiments indépendants du point
de vue hydrologique.

Dans cesconditions, 'éventualité d’'un risque majeur —fontisjusqu’en
surface par exemple — a été jugée trés peu probable. Aussi a-t-il été
renoncé, d’'un commun accord, a toute modification du projet. En par-
ticulier a-t-on décidé de ne pas changer le profil en long du tunnel et
de ne pas entreprendre des travaux confortatifs préalables (depuis la
surface). Seule une action sur 'eau sera mise en oeuvre, la tenue des
terrains les plus sensibles a I'eau (roche altérée, marnes, moraine)
pouvant étre nettement améliorée par un pompage préalable au pas-
sage du tunnelier.

Enfin, le percement du tube gauche montrera si son effet drainant se
répercute de maniere satisfaisante sur 'autre tube, ou si dautres me-
sures sont a prendre, qui pourraient étre soit des forages drainants a
partir du tunnel excavé, soit des pompages depuis la surface, a par-
tir de nouveaux puits exécutés spécifiquement pour le tube droit.

3.3. Zone du portail Est (Tranchée couverte)

Les tunnels de Pomy comportent au portail Est, entre les km 97.000
et 97.338, un trongon en tranchée couverte nécessitant une excava-
tion profonde, a la fois en terrains meubles et, dans une moindre me-
sure, en rocher. Le toit de ce dernier plonge assez fortement dans le
sens croissant du kilométrage (vers I'Est).

La grande profondeur de 'excavation, au maximum 25 m, la présen-
ce d'eau en charge dans le soubassement rocheux, ainsi que la géo-
logie du site — présence de marnes, orientation des couches et des
fractures — ont conduit a une étude en grandeur nature, une réponse
satisfaisante ne pouvant pas étre donnée sur la seule base des fora-
ges de reconnaissance. La question qui se posait est en effet d’im-
portance: Existe-t-il réellement un risque de soulévement du fond de
I’excavation par sous-pression hydraulique, lorsqu’il est constitué de
terrains meubles, ou des problemes de stabilité des talus, qu'ils soient
formés de terrains meubles ou de roche en place?

Les campagnes de reconnaissance ont montré, sous une couche su-
perficielle terreuse et des matériaux sableux, limoneux et tourbeux,
une moraine tres peu perméable. Le soubassement rocheux, consti-
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tué de Molasse gréseuse et marneuse — Molasse grise de Lausanne
— est quant a lui le siege d’'un aquifére fissural captif en charge, avec
des niveaux piézométriglies situés, a I'état naturel, a quelques me-
tres au-dessus de la surface du sol.

Seule une tranchée de reconnaissance de grandes dimensions,
jusqu’en fond de fouille, était a méme de lever les indéterminations
sur les hypothéses de calcul. Il en a dés lors été décidé 'exécution,
ainsi que l'instrumentation a 'aide de piézometres, d’inclinomeétres et
d’extensomeétres. Des forages pour pompages ont en outre été effec-
tués, afin de pouvoir diminuer les charges hydrauliques sous les talus,
au cas ou le rabattement naturel da a I'excavation serait insuffisant
pour garantir leur sécurité.

L’ensemble de ces travaux préalables vise une réduction des mesu-
res de consolidation prévues, mais I'exécution en cours n‘est pas suf-
fisamment avancée pour permettre d’établir actuellement des conclu-
sions définitives a ce sujet.

70

4. CONCLUSIONS

L’exécution des tunnels de Pomy est, du pointde vue géologique, es-

sentiellement confrontée a des problemes pouvant étre résumés en

trois points:

— Proportion élevée de roches marneuses et problémes constructifs
qui leur sont habituellement liés

— Eaux en charge dans le soubassement rocheux

— Eaux tres fortement sulfatées sur la moitié Ouest du projet

Adresse de l'auteur: Serge NEIPP, géologue
BUREAU TECHNIQUE NORBERT
GEOLOGUES-CONSEILS SA
6, rue Enning
1003 Lausanne
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La tranchée couverte au portail Est des Tunnels de Pomy

Jacues Bize, Ingénieur civil EPFL-SIA

INTRODUCTION

La réalisation de I'autoroute N1 Lausanne — Berne entre Yverdon-
les-Bains et Payerne nécessite la construction des tunnels de Pomy,
longs de 3 km et dont le portail Ouest se trouve a I'entrée Sud d’Yver-
don-les-Bains.

Les tunnels, constitués de 2 tubes espacés d’environ 25 a 40 m, tra-
versent la molasse chatienne et aquitanienne et sont creusés au tun-
nelier a jupe pleine section a partir du portail Ouest.

Cependant, avant d’atteindre le portail Est, le tracé des tunnels sort
de la molasse et pénétre dans une moraine essentiellement limoneu-
se, engénéraltres ferme et peu perméable. Sur ce trongon de 340 m
les tunnels sont construits en tranchée couverte (fig. 1) ce qui présen-
te les avantages suivants:

— On évite les modifications de la téte du tunnelier pour I'adapter a
la creuse en terrains meubles.

— La centrale de ventilation située sur le tube Sud peut également
étre construite a ciel ouvert ce qui est plus avantageux qu’une ré-
alisation en souterrain.

— Laduréedes travaux exécutés en souterrain est réduite ce qui di-
minue d'autant la durée totale de réalisation des tunnels.

PROFIL-TYPE EN TRANCHEE COUVERTE (fig. 2)

Il s’agit d’un profil en fer a cheval a radier incurvé en «contre-vo(te»
qui offre les mémes dimensions et aménagements intérieurs que le
profil du trongon exécuté en souterrain.

Globalement la forme de |a section transversale est proche de I'an-
neau. La vo(te est circulaire avec un rayon intérieur de 5.13 m et une
épaisseur constante de 0.45 m jusqu’au niveau du centre a + 0.00.
L’épaisseur des pieds-droits augmente jusqu’a 0.70 m. Le radier de
0.60 m d’épaisseur estplat sur 4.30 m ets’appuie sur les bords incli-
nés des massifs latéraux situés sous les pieds-droits.

La dalle de roulement de 0.30 m d’épaisseur est appuyée librement
sur un coté jusgqu’a ce que les travaux de remblayage, et les défor-
mations qui en résultent, soient achevés. Ensuite I'appui est rendu
solidaire de la structure de la galerie couverte.

Cette disposition est nécessaire pour éviter les tractions inaccepta-
bles qui apparaitraient dans la dalle déja liée a la structure au mo-
ment du remblayage au-dessus de la galerie.

Toute lavolte et les pieds-droits sont recouverts d’'une étanchéité en
|és de bitume polymere protégée par une natte drainante.
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Figure 2: Tranchée couverte — Profil-type — tube droit

REMBLAYAGE

La hauteur de remblayage au-dessus d e la galerie varie d’'environ 6 m
au portail Est a 18 m au droit de la jonction avec le trongon en tunnel.

La moraine excavée sera stockée sur le chantier puis reprise pour
étre mise en place de la fagon suivante :

— Sur lahauteur des galeries le remblayage latéral s’effectue de fagon
symétrique par couches de faible épaisseur et soigneusement com-
pactées (ME = 40 MN/m?).

— Au-dessus de I'ouvrage le remblayage s'effectue par couches plus
épaisses et moins compactées, surtout dans la zone située a
I'aplomb des 2 galeries.

POIDS VOLUMIQUE DU REMBLAI

La moraine en place présente les caractéristiques suivantes :
=13.6%

g = 22.0 kN/m3

Le rapport géotechnique [1], qui se référe a des essais effectués sur
une moraine trés semblable a celle de Pomy, précise que la moraine

— Teneur en eau moyenne
— Poids volumigue apparent moyen

12018 m

‘

Remblai fini (dé&charge)

Figure 1: Coupe type des tun-
nels en tranchée couverte

Moraine

520

Moraine
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Figure 3: Evolution de la pression sur la clé de voute en fonction de la hauteur H du remblai

remblayée a sa teneur en eau habituelle pourrait atteindre un poids
volumique apparent moyen de 21.7 kN/m?* ce qui est a peine inférieur
a celui du matériau en place.

Compte tenu du mode de remblayage décrit précédemment, nous
avons admis :

g = 21.7 kN/m* pour les remblais latéraux sur la hauteur de I'ouvra-
ge
g = 20 kN/m*  pour les remblais au-dessus de I'ouvrage.

PRESSION VERTICALE SUR LA STRUCTURE

Les mesures effectuées sur différents ouvrages montrent que lapres-
sion verticale exercée par un important remblai sur une structure rigi-
de enterrée est généralement plus élevée que celle correspondant a
la hauteur de remblai a I'aplomb de I'ouvrage.

Cette augmentation de pression peut s’expliquer par I'effet des tas-
sements différentiels entre le remblai a 'aplomb de I'ouvrage et les
remblais adjacents dont les tassements sont plus importants du fait
de leur épaisseur plus grande. Dans les 2 plans verticaux, tangents
al'ouvrage, apparaissentdes cisaillements qui contribuent a augmen-
ter la charge de remblai sur la structure.

Ainsi, lors du remblayage des 2 tunnels réalisés a ciel ouvert sur la

ligne CFF du Heitersberg (Argovie) [2], on arelevé les valeurs de pres-
sion verticale de remblai suivantes (fig. 3):

Dans ce cas les remblayages latéraux sur la hauteur de I'ouvrage ont
été réalisés avec des sables graveleux souvent trés mouillés ce qui
a limité leur compactage a ME = 1.5 a 25 MN/m2.

Le remblayage sur les 2 tubes a été effectué avec les matériaux ex-
ploités au tunnelier. De ce fait le diameétre des granulats ne dépassait
pas 60 mm environ.

En France, des constats semblables d’augmentation de charge de
remblai ont conduit le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées a
mettre au point un mode de remblayage consistant a disposer sur I'ex-
trados de la structure une couche de remblai plus «élastique» formée
d’'un mélange de sols et de pneumatiques usagés bruts ou découpés
(Marque déposée: PNEUSOL). Les essais ont montré qu’en choisis-
sant bien I'épaisseur du «matelas» compressible on peut pratique-
ment obtenir une pression en calotte égale a la hauteur effective de
remblai.

Une publication récente [3] traite de ce probleme et présente un mo-
déle de calcul permettant d’approcher le phénomeéne. Son application
a notre cas conduit au résultat suivant (fig. 4):

Compte tenu du mode de remblayage prévu et décrit précédemment
nous avons convenu d'admettre une valeur de K2 un peu réduite.

En revanche, vu la partd’incertitude quant a I'action effective du rem-
blai, nous avons conservé un facteur de charge correspondant a une
action prépondérante, soit yo = 1.5.
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Figure 4: Estimation de la pression de remblai sur la clé de vodte
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DIMENSIONNEMENT DE LA STRUCTURE

Les sollicitations transversales de la galerie dépendent directement
des rigidités de la structure et des remblais latéraux.

L’évaluation des efforts selon la théorie de I'élasticité en admettant
une rigidité correspondant a une structure homogéne (non fissurée)
conduit généralement a des sollicitations de flexion élevées qui exi-
gent des sections importantes de béton et d’'armature.

En fait une approche plus réaliste du comportement de I'ouvrage
consiste a réduire les rigidités des sections fléchies et comprimées
en les adaptant aux efforts en jeu (diagrammes EJ/M pour N donné).
Le calcul est mené de facon itérative en évaluant toujours la rigidité
par exces.

A titre d’'exemple, nous donnons (fig. 5) les résultats obtenus pour le
cas de charge correspondant a 18 m de hauteur de remblai sur I'ou-
vrage avec une valeur de résistance latérale des sols égale a 15 MN/m?
(limite inférieure selon rapport géotechnique [4]).
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Les tunnels de Pomy — Description et dimensionnement des principaux ouvrages

M. P. Epars, Bonnard & Gardel Ingénieurs-conseils SA

1. INTRODUCTION

Les différentes études de tracé reliant Yverdon-les-Bains a Payerne,
réalisées depuis les années 60, ont amené a un choix final préser-
vant les rives du lac de Neuchatel et passant plus au Sud, dans l'ar-
riere pays, au travers des collines de Sermuz et d’Arrisoules.

Les tunnels de Pomy, d’une longueur d’environ 3000 m, constituent
les premiers ouvrages de ce dernier maillon de la N1 a construire.

Cet article se propose de donner un apercu des ouvrages principaux
appartenant a ce lot et des considérations a la base de leur dimen-
sionnement.

2. TOPOGRAPHIE ET TRACE

Les tunnels de Pomy permettent ala N1 de franchir la colline de Ser-
muz et de relier ainsi la Plaine de 'Orbe située a I'altitude de 440 m
au plateau de Cuarny a I'altitude de 540 m. Le profil en long présen-
te une pente unique de 2,7 % avec une couverture maximale légére-
ment supérieure a 50 m, atteinte au droit de la colline de Sermuz.

En situation, le tracé en souterrain possede la particularité de ne pas
avoir d'alignement. Il est constitué d’'une courbe a droite tres serrée

au portail Yverdon-les-Bains, puis d’une courbe a gauche entrainant
un changement de dévers en souterrain.

Le tracé en situation et le profil en long des tunnels sont présentés a
la figure 1.

3. LA GEOLOGIE ET L'HYDROGEOLOGIE DU SITE

Les tunnelsde Pomy traversentd eux formations géologiques : la mo-
lasse chattienne sur environ 600 m et la molasse aquitanienne sur
2,4 km. Bien que différentes d’'un point de vue purement géologique,
elles possédent néanmoins un comportement mécanique en «grand»
semblable. Seuls les pourcentages respectifs de grés et de marne ou
la présence tres localisée de bancs de calcaire les distinguent.

Les roches marneuses constituant ces deux formations peuvent
contenir jusqu'a 35 % d’argile sur certains trongons. Ces argiles leur
conferent un potentiel de gonflement physique qui a été quantifié par
des essais en laboratoire sur des échantillons marneux et ont conduit
a adopter une valeur de calcul de la poussée de gonflement empé-
ché de 0,5 MPa. Les résultats des essais de gonflement sont présen-
tés a la figure 2.

Figure 1: Le projet et ses ouvrages particuliers. Situation et profil en long
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Figure 2: Le potentiel de gonflement.
Estimation selon les tests en laboratoire (méthode EPFL)

Les études hydrogéologiques ont permis de constater que les eaux
contenues dans la molasse chattienne peuvent avoir une concentra-
tion en sulfates supérieure a 2000 mg/l, concentration qui ne devrait
pas dépasser 1000 mg/l dans les eaux de la molasse aquitanienne.

De plus, les mesures de température et de chimisme de I'eau, ainsi
que les profils de conductivité réalisés, ont confirmé le caractére as-
censionnel des circulations d’eau et ont montré un fort accroissement
de la concentration en sulfates avec la profondeur. Rien n’exclut ainsi
que des concentrations supérieures au maximum de 2380 mg/| me-
suré soient observées lors du forage des tunnels.

A la date de parution de cet article, des concentrations dépassant
4000 mg/I ont été mesurées au droit de la centrale de ventilation.

4. DESCRIPTION DES OUVRAGES

Le lot des tunnels de Pomy est constitué de plusieurs parties d’ouvra-
ge. La premiere a 'Ouest est un batiment imposant, situé sous I'au-
toroute, qui sert de culées aux ponts sur le Buron, de batiment de ser-
vice Ouest et permet de relier les ponts aux portails Ouest des tun-
nels. Cet ouvrage est présenté en esquisse a la figure 3.

Quelques dizaines de metres plus loin se situent les portails Ouest
des tunnels. Le front d’attaque, d’'une hauteur de 18 a 25 m est sou-
tenu ponctuellement par des plagues en béton ancrées et protégé par
du béton projeté.

La section courante des tunnels est excavée au tunnelier a jupe plei-
ne section. Elle présente ainsi une section circulaire composée d’un
souténement en voussoirs préfabriqués, d'une étanchéité périphéri-
que, d’'un revétement intérieur avec radier localement armé et d’'une
dalle de roulement permettant la réalisation d’une galerie technique
en radier.

Les deux tubes sont localement reliés par des galeries de liaison pié-
tonnes et véhicules et comportent des niches de stationnement,
conformément aux recommandations de I'Office Fédéral des Routes.

A environ 115 m du portail se trouve la centrale d’aspiration Ouest
souterraine. Elle est composée de quatre parties distinctes: la hotte
d'aspiration, le puits de ventilation, le batiment de service extérieur et
la cheminée de dilution.

La partie Estdes tunnels, ainsi que la centrale d’aspiration Est, réali-
sés a ciel ouvert dans la moraine, font I'objet d’un article séparé, ré-
digé par le bureau Perret-Gentil, Rey et Associés SA, associé a Bon-
nard & Gardel Ingénieurs-conseils SA pour les études du projet et la
Direction Locale des Travaux.
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Les particularités des tunnels principaux, de I'ouvrage de liaison, du
portail Ouest et de la centrale de ventilation vont étre décrites plus en
détail dans les chapitres suivants.

5. LES PARTIES D’OUVRAGE

5.1 Les tunnels principaux, section courante

5.1.1 Méthode d’exécution

Le choix de la méthode d’exécution des tunnels a été guidé par trois
contraintes géologiques et hydrogéologiques principales, a savoir:

— le potentiel de gonflement important des roches marneuses;
— les eaux du massif fortement chargées en sulfates;
— les circulations d'eaux ascensionnelles.

Ces contraintes géologiques montrent qu’une attention particuliere
doit étre portée a la forme des profils excavés, aux méthodes d’exca-
vation et a la conception du tunnel afin d’assurer sa pérennité.

Elle imposent, d’'une part, la mise en place a 'avancement d'un an-
neau complet de souténement en béton résistant aux eaux séléniteu-
ses, dont la forme doit résister aux poussées de gonflement (forme
circulaire ou en fer a cheval avec radier contre-vo(ité), et, d'autre part,
une meéthode d’excavation qui ménage la roche (méthode douce).
L’emploi d’explosifs est dés lors exclus car il favorise le processus de
gonflementparl'apportd’eaunécessaire auforage, préfissurelaroche
et perturbe ainsi les conditions hydrogéologiques autour de la cavité.

Il en résulte que, seule une méthode d’excavation par forage peut étre
envisageée, soit avec une machine a attaque ponctuelle (haveuse) per-
mettant I'excavation d’un profil en fer a cheval avec radier contre-
vo(té, soit avec un tunnelier a jupe pleine section permettant I'exca-
vation d’un profi circulaire complet avec mise en place a I'avance-
ment d’un anneau de souténement en béton armé (voussoirs préfa-
briqués).

Dans le cas des tunnels de Pomy, hormis les galeries de liaison trans-
versales, de faible longueur et de dimensions plus petites que celles
des tunnels proprement dit, Femploi de machines a attaque ponctuel-
le non associé a un bouclier n’est pas judicieux. En effet:

— les molasses marneuses traversées sont tres sensibles a I'eau et
a I'humidité, de telle sorte que I'on doit s’attendre a une forte déte-
rioration du radier tant qu’une protection immédiate ne peut étre
mise en place, Ceci estdifficilement envisageable, notammentdans
la zone du front d'attaque sans un ralentissement appréciable des
vitesses d’avancement;

— I'emploi de machines a attaque ponctuelle ne permet pas la mise
en place d’un anneau de souténement par éléments préfabriqués
(voussoirs), de telle sorte que cet anneau doit étreréalisé en béton
coulé sur place. Or, les conditions de mise en oeuvre de ce béton
ne permettent pas de lui garantirlacompacité requise face al'agres-
sivité des eaux séléniteuses;

— I'emploi de machines a attaque ponctuelle provogque un fort déga-
gement de poussiére qui exige, pratiquement, 'exécution préala-
ble dans chaque tube d’une galerie-pilote de ventilation creusée
avec un petit tunnelier pleine section;

— la vitesse d'avancement d’'une machine a attaque ponctuelle est
relativement modeste.

Compte tenu des inconvénients cités ci-dessus et des impératifs de
rapidité d’exécution demandée par le Maitre de I'Ouvrage, I'emploi
d’un tunnelier a jupe s’estimposé tout naturellement pour le creuse-
ment de la section courante des tunnels de Pomy.

5.1.2 Le tunnelier

Le tunnelier proposé par le consortium adjudicataire (Le Consortium
des Tunnels de Pomy) est celui utilisé pour le percement du tunnel du
Grauholz. L’ensemble de la machine a subi une révision compléete et
des modifications importantes de la téte et des traineaux suiveurs afin
de s’adapter aux conditions géologiques et au mode de construction
de ces tunnels.

La téte a di étre fermée, et ses outils modifiés pour tenir compte du
caractere trés collant des matériaux a excaver.



Ponts sur le Buron

Le Buron
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Ouvrage de liaison

Portail Ouest

Chemin d'accés au portail

Figure 3: L’ouvrage de liaison
et le portail Ouest Esquisses

Le tunnelier, d’'une longueur totale de 285 m, est composé de la téte
de forage, du bouclier et de 8 traineaux suiveurs. | permet la mise en
place de voussoirs de 28 cm d'épaisseur dans la jupe, la pose de
I'étanchéité et des drainages en radier, le bétonnage du radier et de
la dalle de roulement.

Toutes ces opérations sont réalisées avec un avancement moyen de
12 a 15 m par jour.

5.1.3 Conception et principes de dimensionnement

La présence d'eau séléniteuse a conduit a adopter des principes de
dimensionnement qui différent en fonction des concentrations en sul-
fates attendues le long du tracé.

Photo 1: Vue générale du chantier, portail Yverdon-les-Bains

Dans une premiere zone d’environ 1 km depuis les portails Ouest,
'anneau intérieur de revétement doit pouvoir reprendre a long terme
tout ou partie des charges qui s'appliquent au soutéenement, car la
concentration en sulfate esttrop élevée pour garantir la pérennité de
lanneau extérieur de souténement. Le souténement est ainsi dimen-
sionné pour reprendre les charges de dislocation et de gonflement,
le revétement pour le gonflement seulement.

Dans une zone allant du premier km environ au portail Est, la concen-
tration en sulfate permet d’assurer la pérennité de 'anneau extérieur.
Aussi, seule la partie de la poussée de gonflement qui apparait apres
bétonnage de la volte est appliquée au revétement intérieur.
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Figure 4: Tunnels de Pomy, Profils-types

La vitesse de développement des poussées de gonflement dans les
marnes a été estimée sur labase des mesuresréalisées au tunnel du
Mt Terri. Les mesures a ce jour permettent d'extrapoler qu’environ
80% de la poussée de gonflement devrait s’étre développée une
année apres I'excavation de la section. Les 20% de la poussée de
gonflement restants s’appliquent ainsi au souténement et au revéte-
ment.

Les calculs de souténement et de revétement ont été réalisés par la
méthode des barres et ressorts. Une prise en compte de la redistri-
bution des efforts par adaptation des rigidités a permis une diminu-
tion importante des efforts de dimensionnement, plus marquée pour
le revétement que pour le souténement, ou des rotules existent déja
entre les voussairs.

Les résultats obtenus pour le souténement sont donnés a la figure 5.

Une armature de piéce comprimée a été admise, de maniére a confé-
rer au béton une ductilité suffisante nécessaire a la redistribution des
efforts. Cette armature a été justifiée par la valeur élevée des contrain-
tes de compression obtenues dans le souténement et le revétement.

Figure 5: Dimensionnement du souténement.
Modélisation en éléments barres

5.1.4 Les bétons

Le seuil d'agressivité des eaux séléniteuses vis-a-vis des bétons, fixé
communément a 200 mg/l, est largement dépassé sur I'ensemble du
tracé. Ainsi, un recours a des ciments résistants aux sulfates, addi-
tionné de fumée de silice, a été préconisé pour toutes les parties de
I'ouvrage pouvant étre en contact avec les eaux du massif.

5.2 Ouvrage de liaison entre les culées des ponts surle Buron
et le portail Ouest des tunnels

Comme décrit précédemment, cet ouvrage imposant, de 45 m de coté
pour 10 m de hauteur, a une triple fonction puisqu’il permet la liaison
entre les ponts et les portails des tunnels, sert de culée et de point
fixe aux ponts dont il reprend les efforts horizontaux et verticaux, et
integre le batiment de service Ouest des tunnels. Il se situe en bor-
dure de la plaine et repose ainsi sur des matériaux alluvionnaires de
qualité médiocre co6té plaine, et sur la molasse chattienne de bonne
qualité coté versant.

Fort de cette géologie et des contraintes liées aux fonctions que doit
remplir cet ouvrage, une structure dalle — colonnes — pieux a été choi-
sie afin de limiter les tassements totaux et surtout différentiels et de
permettre une reprise des efforts horizontaux.

S

Chorge de gonflement type sinusoidal

0.5 WPe

Modéle

Effort de compression

Effort de tlexion
colcul en section homogene

Effort de flexion
calcul avec rigidités odaptées

Efforts intérieurs obtenus
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Photo 2: Portail d’attaque Ouest. Mesures confortatives et galerie de marinage

Photo 3: Portail d’attaque Ouest. Mesures confortatives et montage du tunnelier
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Le dimensionnementdes fiches des pieux forés dans les marnes basé
sur les valeurs de pointe et de frottement latéral, obtenues apartir d’es-
sais sur carotte, aabouti a des longueurs jugées trop importantes par
'expérience. Au vu de ces résultats, décision a été prise de réaliser
les calculs avec des paramétres plus optimistes, et de vérifier la ca-
pacité portante de deux pieux par un essai in situ.

Deux essais PDA «Pile Dynamic Analysis» ont ainsi été exécutés sur
des pieux de & 1,00 m pour une longueur de 16 m. Leur interpréta-
tion, a prendre toujours avec prudence, a néanmoins permis de confir-
mer les choix adoptés et de réaliser une économie importante de lon-
gueur de pieu dépassant largement le colt des essais.

5.3 Le portail d’attaque Ouest (Yverdon-les-Bains)

Le front d’attaque a été placé a environ 45 m de la culée des ponts
afin de ménager une plate-forme de longueur suffisante pour le mon-
tage du premier traineau du tunnelier.

Les pentes des excavations et les soutenements choisis ont été dé-
terminés afin de limiter I'impact visuel de la fouille et les mouvements
du versant, ce dernier étant en équilibre limite selon les calculs réali-
sés sur la base des reconnaissances et les informations obtenues du
suivi inclinométrique.

Devant les risques d’une mise en mouvement du versant, décision a
été prise de réaliser des travaux confortatifs dans les terrains altérés
traversés par les tunnels. Ainsi, une excavation de la calotte seule,
enméthode traditionnelle, sur une vingtaine de meétres, a éteé réalisée
ala machine a attaque ponctuelle avec pose immédiate de cintres et
remplissage de béton derriére des treillis de coffrage.

Les excavations des calottes, terminées a ce jour, ont effectivement
confirmé lamauvaise qualité des terrains de surface et justifié ce mode
d’exécution.

La demi-section inférieure a été, quant a elle, excavée au tunnelier.
Cette technique peut présenter certains risques de guidage de la ma-
chine dans une phase de rodage des équipes et dans un trongon pré-
sentant une courbe trés serrée. Elle a été néanmoins choisie suite
aux garanties fournies par 'entrepreneur et aux bons résultats obte-
nus au Bdzberg ou au Grauholz dans des situations semblables.

5.4 Lacentrale de ventilation Ouest souterraine

Le respect des seuils d’émissions en NO2 aux portails, fixés par
POPAIR, a nécessité la réalisation d’'une centrale d'aspiration de I'air
vicié au portail Est sur le tube «Lausanne» et au portail Ouest sur le
tube «Yverdon».

La centrale d’aspiration Ouest est située au droit de la cote de Ser-
muz, a environ 115 m du portail et présente a cet endroit une couver-
ture de I'ordre de 50 m.

Leconcepteura, dées lors, adopté une solution peu conventionelle qui
consiste a réaliser une centrale d’aspiration a ventilateurs verticaux
qui permet de diminuer les excavations en souterrains, d’en simplifier
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la réalisation et I'exploitation grace a une maintenance depuis la sur-
face.

Cette centrale est composée de deux parties distinctes :

— le puits d'aspiration de forme ovo’ide de 18,10 m par 12,50 m pour
45 m de hauteur,

— la hotte d’aspiration permettant I'évacuation en calotte de I'air vicié
par un surhaussement de la section courante.

Elle est complétée a 'extérieur par un batiment de service et une che-
minée de dilution.

L’ouvrage complet est présenté schématiquement a la figure 6.

L’excavation du puits est exécutée en attaque descendante. Un fora-
ge initial (avant-puits) a tout d'abord été réalisé a I'aide d’une foreu-
se type BG 26 avec un diametre de forage de 2,0 m chemisé a 1,60
m.

Dans un deuxieme temps, une galerie de marinage est percée depuis
le portail Ouest du tube «Lausanne» et rejoint la base de cet avant-
trou. Un deuxieme bras de cette galerie va rejoindre I'extrémité Est
de la hotte d’aspiration de maniére a pouvoir 'excaver parallélement
al'alésage du puits.

Le puits est ensuite alésé a sa section finale en attaque descendan-
te, avec marinage des matériaux par 'avant-puits, puis par la galerie.

Les excavations de la hotte et du puits sontréalisées au marteau hy-
draulique (puits) et a la machine a attaque ponctuelle. Des cintres et
30 cm de béton coulé sont ensuite mis en place immédiatement a
lavancement.

L’ensemble de cet ouvrage est excavé jusqu’a mi-hauteur du tunnel
avant le passage du tunnelier. La demi-section inférieure est forée au
tunnelier.

6. VENTILATION

Le maintien dans les tunnels des valeurs limites de monoxyde de car-
bone (CO) et d'opacité (fumée) est assuré par l'effet de pistonnage
des véhicules, assisté et renforcé en cas de besoin par des ventila-
teurs de type accélérateurs de jet logés dans les tubes. Ce type de
ventilation, appelé longitudinal, permet d’éviter une augmentation de
la section des tubes, car il n’y a pas de transport d’air en dehors de
I'espace trafic. On peut souligner qu'a Pomy, compte tenu de la pro-
portion de poids lourds admise (15 %), de la pente des tubes (2,7 %)
et de leur longueur, on est a la limite admissible d’une telle ventila-
tion. Par ailleurs, en cas d’incendie, les ventilateurs sont pilotés de
maniere a chasser les fumées a l'aval du sinistre, zone en principe
vide de véhicules. Le nombre et la puissance des ventilateurs permet
de vaincre l'effet de cheminée di aux gaz chauds dans les tubes en
pente et de maintenir sous pression le tube non sinistré dans lequel
les occupants des véhicules blogués peuvent fuir et les secours s'or-
ganiser.

Comme expliqué précédemment, le systeme de ventilation est com-
plété par deux centrales d’aspiration aux portails afin de respecter
'OPAIR.



7. CONCLUSIONS

Les tunnels de Pomy sont forés dans des roches ayant un potentiel
de gonflement important et contenant des eaux fortement chargées
en sulfates. Fort des expériences réalisées au Belchen, au Bdzberg
et au Mt Terri, les concepteurs ont adopté des solutions techniques
et économiques permettant de garantir la pérennité de I'ouvrage et
un comportement en stade de service optimal a long terme.
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Photo 4: Montage du bouclier et dela téte surle berceau de poussée
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Tunnels des Arrissoules —

Géologie et problemes posés par la présence d’une nappe d’eau

P. Blanc, L. Denervaud

1. INTRODUCTION

Parmi les nombreux ouvrages liés a prolongation de 'autoroute N1
Lausanne — Berne entre Yverdon-les-Bains et Payerne, les tunnels
des Arrissoules posent un probleme hydrogéologique relativement
important.

Situés ala limite des cantons de Vaud et Fribourg, ces ouvrages sou-
terrains vont traverser un aquifere molassique dont dépend I'alimen-
tation de plusieurs communes.

Les tunnels étant initialement congus pour drainer, une étude hydro-
géologique détaillée a donc été réalisée, qui visait a déterminer les
impacts éventuels des tunnels sur les eaux souterraines et a propo-
ser des solutions permettant de les minimiser.

2. BUTS POURSUIVIS
PAR LES ETUDES ENTREPRISES

L’étude hydrogéologique entreprise pour les tunnels des Arrissoules

a eu pour but de déterminer:

« la nature et 'importance des écoulements souterrains que les tun-
nels risquent de perturber

» I'impact que les ouvrages prévus auront sur les eaux souterraines
de la région, a hauteur des tunnels et en aval, en particulier sur les
zones alimentant les foréts humides dominant le lac de Neuchatel
et sur les sources captées

Figure 1: Tunnels des Arrisoules - Carte piézométrique

» la nature des venues d’eau qui seront recoupées par les tunnels et
les possibilités de captage qui s'offriront pendant les travaux

» les mesures a prendre pour protéger les nouveaux captages et les
anciens lors de la réalisation des travaux d’excavation et d’équipe-
ment, puis en phase d’exploitation

Pour atteindre ces objectifs, il a fallu reconnaitre:
- la géométrie des aquiferes rencontrés (épaisseur, limites)

« les caractéristiques lithologiques et structurales du soubassement
rocheux (pendage, fracturation)

« les caractéristiques hydrauliques du massif molassique traversé
(perméabilité, coefficient d’emmagasinement)

- le comportement des nappes d’eaux souterraines pendant la pério-
de d’observation choisie (alimentation, directions d’écoulement,
émergences, variations saisonniéres des niveaux, vitesses d’écou-
lement)

3. GEOLOGIE REGIONALE

La région traversée par laN1 entre Yvonand (VD) et Murist (FR) ap-
partient au bassin molassique. Elle permet d’observer le passage
entre la Molasse d'eau douce inférieure (USM), qui forme les gréves
du lac de Neuchatel et le pied du versant, et la Molasse marine supé-
rieure (OMM), qui affleure dans la falaise de La Baume et constitue
le soubassement du plateau compris entre Rovray et Chables.
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Des dépots superficiels ont été observés sur la majeure partie de la
zone d'étude. De nature morainique, ils ont été déposés par les gla-
ciers sous forme de placages souvent minces et discontinus, limo-
neux ou sableux, plus rarement argileux. Leur épaisseur varie en
moyenne de 3 m a 7 m, d'ou une importance hydrogéologique toute
relative. lls ne constituent pas d’aquiféres significatifs mais drainent
les infiltrations de surface vers I'aquifére molassique.

3.1 Molasse d’eau douce inférieure (USM)

Formée d’une alternance de grés, de marnes et d'argilites multicolo-
res, plus rarement de calcaires marneux, la Molasse d’eau douce in-
férieure correspond a des conditions de dép6ts fluviatiles. Elle se ca-
ractérise donc par une trés grande hétérogénéité ainsi que par d’'im-
portantes variations latérales de facies.

La limite avec la Molasse marine supérieure est soit lithostratigraphi-
que, soit tectonique. En pratique, elle est confondue avec le toit du
dernier horizon de marnes bariolées et constitue, en raison de sa fai-
ble perméabilité, un niveau de base pour les écoulements souterrains
profonds.

Des entailles créées dans le plateau par certains cours d’eau permet-
tent d’observer des affleurements de cette molasse dans la partie NW
de la zone étudiée. La limite USM-OMM a d’autre part été recoupée
par un forage situé sur la commune de Murist. La transition n’est pas
brusque, mais se marque par une récurrence, au sein de grés ma-
rins, de niveaux lacustres.

3.2 Molasse marine supérieure (OMM)

Dans la région des Arrissoules, la Molasse marine supérieure débu-
te par des grés fins a moyens, en bancs d’épaisseur décimétrique a
meétrique, et se marque par une stratification entrecroisée de plus en
plus nette vers le haut.

Elle se pourstit ensuite par des horizons de grés plus grossiers a ci-
ment calcaire et stratifications entrecroisées. Elle renferme de min-
ces lentilles de grés coquilliers, c’est-a-dire de grés grossiers durs et
bien cimentés, parfois vacuolaires et pétris de débris de bivalves.

Ses caractéristiques, et la présence d’un soubassement peu permé-
able, font de la Molasse marine supérieure un bon réservoir d'eau
souterraine.

3.3 Tectonique

Dans la région des Arrissoules, les levés géologiques etI'analyse mor-
phologique indiquent la présence d’accidents tectoniques importants
(failles, décrochements) d'orientation SSE-NNW

Ces indices de surface ont pu étre confirmés localement par certains
forages, qui ont montré 'existence de zones fracturées, voire broyées,
au sein de la Molasse marine supérieure.

Ces zones de fracturation jouent un réle hydrogéologique prépondé-
rant, par le fait qu'elles constituent des drains naturels et concentrent
une partie des écoulements souterrains.

4. CONTEXTE HYDROGEOLOGIQUE GENERAL

Ainsi que le soulignent les principaux traits géologiques développés
précédemment, la Molasse marine supérieure joue un réle hydrogéo-
logique majeur, de par ses caractéristiques propres et sa superposi-
tion sur une Molasse d’eau douce inférieure peu perméable.

Les pluies qui tombent sur le plateau entre Rovray et Chables péne-
trent en partie dans la mince couverture de terrains meubles, avant
de parvenir dans les grés molassiques. Elles s'y infiltrent suivant la
verticale, dans des bancs mal cimentés et a la faveur des fissures ou-
vertes qui la parcourent, jusqu’a ce qu’elles butent sur de minces ni-
veaux de grés marneux ou bien cimentés.

Les eaux s’écoulent alors suivant le pendage, a moins que de nou-
velles fissures leur permettent de gagner la profondeur.

Les forages réalisés sur le tracé des tunnels ou a proximité ont mon-
tré que la molasse gréseuse était saturée en eau a partir d’'une cer-
taine profondeur, les niveaux piézomeétriques pouvant fluctuer de quel-
ques meétres au cours d’'un cycle hydrologique.

La Molasse marine supérieure peut donc étre considérée comme un
aquifere hétérogene et stratifié, caractérisé par une bonne perméabi-
lité horizontale et une perméabilité verticale en moyenne plutét faible.
Des circulations verticales préférentielles se produisent cependant
dans les zones les plus fracturées et court-circuitent ou relayent les
écoulements se produisant parallelement a la stratification. Ces phé-
nomenes sont a l'origine de zones sourciéres particulierement pro-
ductives, que la seule perméabilité des gres ne saurait expliquer.

5. PRINCIPAUX RESULTATS
DE L'ETUDE HYDROGEOLOGIQUE

5.1 Travaux effectués

Les investigations hydrogéologiques se sont déroulées durant une
période d’environ deux années, parallelement a celles entreprises
pour les reconnaissances géologiques et géotechniques.

Les principaux travaux entrepris ont consisté en:
— suivi mensuel ou bimensuel des sources et captages

Figure 2: Tunnels des Arrisoules — Profils hydrogéologiques
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— suivi mensuel ou bimensuel de la piézométrie

— réalisation de forages de reconnaissance
(en complément des campagnes réalisées depuis 1987)

— essais hydrauliques (Lugeon, pompages, micromoulinet, infiltra-
tion)

— essais de tracage (traceurs fluorescent et NaCl)

— analyses périodiques de la qualité des eaux (chimie, bactériologie)

Les indices de fracturation et de tectonisation, relevés aux cours des
campagnes de forages antérieures a cette étude sur deux sites dis-
tincts, ont motivé des investigations plus poussées sur ces deux
zones.

Des forages obliques ont donc été réalisés afin de mieux cerner la
géomeétrie de la fracturation, qui au premier abord apparaissait sub-
verticale. Les sites ont ensuite fait I'objet de tests hydrauliques (Lu-
geon, pompage de longue durée).

A lissue de ces reconnaissances in situ, une modélisation a deux di-
mensions a étéreéalisée sur plusieurs profils afin d’estimer l'influence
des tunnels sur I'aquifére molassique et conséquemment sur le débit
des sources.

5.2 Principaux résultats
Géométrie de I'aquifere
La molasse marine supérieure constitue un vaste réservoir, dont

I'épaisseur estici de I'ordre de 100 a 150 m et dont prés de 90 % sont
noyeés en permanence.

Les huitante métres supérieurs apparaissent comme moins perméa-
bles et donc moins intéressants pour le stockage et 'écoulement des
eaux souterraines, a I'exception des zones tectonisées.

La base de I'aquifére, qui correspond a linterface entre la molasse
marine et la molasse deau douce, peut étre représentée comme un
plan trés faiblement incliné vers le NW. L'aquifére est donc limité au
NW par le versant dominant le lac de Neuchatel et les ravins qui I'en-
taillent et au SE par la vallée du Bainoz, qui joue le role de niveau de
base pour une partie des écoulements.

Caractéristiques hydrauliques

Les résultats obtenus au cours de cette étude ont confirmé que les
grés de la Molasse marine supérieure présentaient une perméabilité
en petit (d'interstice) au toit de la molasse et en profondeur, dans tous
les horizons altérés. Al'échelle du massif, c’est cependant la perméa-
bilité en grand (de fissuration) qui régit les écoulements.

Les perméabilités rencontrées restent assez faibles, presque toujours
inférieures a 10° m/s, la moyenne étantcomprise entre 10* et 107 m/s
pour 'ensemble du massif aquifére.

Des essais de pompage réalisées sur les deux sites pilotes ont per-
mis de définir localement les caractéristiques suivantes pour 'aquife-
re (voir Tableau 1 ci-dessous).

Sur le site du forage Ar9, la fracturation ouverte mise en évidence lors
des levés géologiques s’est avérée favorable pour les écoulements
souterrains. Un débit de pompage de 210 I/mn a été maintenu pen-
dant 27 heures, stabilisant le rabattement aux environs de 22 m dées
la vingtieme heure.

Au site Ch 15, I'existence d’un accident tectonique, soulignée par la
présence de calcaires d’eau douce (Molasse d’eau douce inférieure)
afaible profondeur, a été confirmée par les forages complémentaires.

Les tests hydrauliques ont cependant abouti a des résultats plus pes-
simistes pour un recaptage éventuel dans les tunnels, la perméabili-
té observée étant dix fois inférieure a celle du site Ar9.

D’un point de vue pratique, il apparait donc difficile d’estimer les pos-
sibilités de captage des eaux souterraines sans prendre en compte
I'aspect qualitatif de la fracturation.

Piézométrie

A l'exception de nappes locales perchées, observées notamment
dans la région des Arrissoules, la Molasse marine supérieure est le
siege d'une nappe libre dont la surface épouse le relief de maniere
tres atténuée.

Le grand nombre de piezomeétres implantés sur le tracé des tunnels
a permis de reconstituer de maniére assez fiable la surface piézome-
trique et les principales directions d’écoulement jusqu’aux sources et
aux émergences naturelles reconnues.

Localement, les courbes de niveau piézométriques s’infléchissent, la
convergence des lignes de courant confirmant le passage de zones
fracturées.

Le gradient de la nappe, inférieur a 1% a I'amont des tunnels, aug-
mente jusqu’a plus de 50% pres des falaises de La Baume, marquant
ainsi 'existence de fissures de décompression affectant la molasse
duversantetservantde plans de drainage pour I'alimentation de nom-
breuses émergences captées.

Qualité des eaux

Les analyses montrent que les eaux de la molasse marine sont gé-
néralement dures (32 a 42 °F) et incrustantes.

Si les principales caractéristiques chimiques et bactériologiques sont
conformes a ce que l'on attend d’'une eau de boisson, il est apparu
gu’un certain nombre de sources présentaient des teneurs relative-
ment élevées en nitrates (jusqu’a 140 mg/Il).

Des prélevements effectués dans plusieurs forages ont montré que
cette évolution s'étendait déja en profondeur dans la nappe. Les te-
neurs observées apres pompage atteignent oudépassentdéja40mg/I|
(valeur maximum admise pour les eaux de boisson).

Les captages d'Yvonand, situés au pied des falaises de la Baume,
sont a peu prés les seuls a présenter des teneurs en nitrates faibles
(généralement inférieures a 20 mg/l), ce qui peut s’expliquer en gran-
de partie par leur situation en forét.

Bilan hydrologique - Modélisation

Basée sur trois coupes géologiques transversales au tracé des tun-
nels, la modélisation (méthode des éléments finis - Logiciel Hyper-
Bird®) a permis d’estimer l'influence du percement des tunnels sur
aquifere molassique, et notamment son incidence sur le débit des
sources.

Il'a été admis (a des fins simplificatrices) que I'aquifére constituait un

milieu homogeéne et isotrope, occupé par une nappe libre générale.
Les conditions aux limites ont été fixées pour le calage:

limite imperméable = toit de la molasse d’eau douce

— modele limité vers le SSE (limite a condition de flux = 0) - infiltra-
tion uniforme = 250 mm/m?/an

— régime permanent correspondant a la moyenne annuelle

Paramétres Symbole Unité Chl5 Ar9
Diamétre du forage (0] pouces 45 4,
Débit moyen d'exhaure Q I/mn 16 210
Rabattement s 6,50 22,05
Transmissivité moyenne T m2/s 6.10°5 9.10
Epaisseur saturée h 80 100
Coefficient moyen de perméabilité K m/s 7,5.107 | 9,0.10
. - Tableau 1: Caractéristiques
Coefficient d'emmagasinement S 2.106 2.104 pour I'aquifére
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Aprées calage, le modéle a permis de déterminer les débits intercep-

tés par les tunnels et les modifications aux sources:

— en régime permanent et en basses eaux, les tunnels draineront
pres de 1000 i/mn (800 I/mn pour le tube droit et 200 I/mn pour le
gauche)

— stabilisation des débits aprés 15 jours pour le tube gauche et un
mois pour le droit

— diminution du débit des sources entre 0 et 100 % suivant leur situa-
tion d’émergence

Impacts attendus

Les tunnels des Arrissoules ont pu étre subdivisés en 3 trongons, fonc-
tion de leur posistion respective par rapport a la surface de la nappe:

— un trongon sec (250 a 300 m), depuis le portail FR

— un trongon mixte (500 a 600 m), qui lui fait directement suite vers
le SW

— un trongon noyé (2300 m), comprenant tout le reste des ouvrages
jusqu’au portail VD

Les impacts attendus sont légérement différents suivant le trongon

considéré:

— zones seches: risque de pollution au cours des travaux et en phase
d'exploitation

— zones noyées: rabattement de la nappe et tarissement plus ou
moins prononcé des captages situés dans la zone influencée par
le rabattement

Un certain nombre mesures et de recommandations ont donc été pro-

posées:

— des mesures générales visant a poursuivre les contréles réguliers
des sources et de la piezométrie et a les intensifier dés la mise en
place des chantiers, a assurer une alimentation en eau de secours
et a lutter contre Flaugmentation des teneurs en nitrates.

— des mesures a prendre lors des travaux d’excavation: principes
constructifs (étanchéification) et choix de la méthode méthode d’ex-
cavation.

— des mesures a prendre lors de I'équipement des tunnels: captage
des eaux souterraines depuis les tunnels, imperméabilisation inté-
rieure.
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Figure 3: Autoroute N1 — Surveillance piézométrique

6 CONCLUSIONS

Forés dans les grés aquiferes de la Molasse marine supérieure, les
tunnels des Arrissoules vont étre, pour les deux tiers de leur longueur,
sous le niveau d’'une nappe alimentant de nombreux captages dont
dépendent un certain nombre de communes pour leur alimentation
en eau de boisson.

Dans le cas de tunnels non étanches, cette traversée va induire un
abaissement de la surface piézométrique jusqu’au niveau des tun-
nels, accompagnée d'une réduction du débit des émergences cap-
tées dans le versantquidornine le lac de Neuchatel, etdans une moin-
dre mesure du c6té de la vallée du Bainoz.

Les pertes attendues aux captages (environ 500 I/mn) pourraient étre
compensées par une partie des débits drainés par les tunnels (envi-
ron 1000 I/mn), a condition que des ouvrages ponctuels puissent étre
réalisés (drains forés).

Considérant la situation hydrogéologique générale, les risques de pol-
lution des eaux souterraines ne sont pas négligeables et nécessitent
de prendre des mesures de surveillance et de protection, ce dés la
phase des travaux.

Adresse des auteurs: Pierre Blanc / L. Denervaud
Bureau de Géologie
Route du Grand-Mont 33
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Tunnels d’Arrissoules - Projet et problemes d’exécution

Benoit Stempfel, Fribourg et Chaban Larbi, Lausanne

1. PREAMBULE

L’ouverture du chantier des tunnels d’Arrissoules est prévue en octo-
bre 1994. L'exposé traite avant tout des considérations liées au pro-
jet ainsi que des options prises suite a 'appel d'offre aupres des en-
treprises.

2. CARACTERISTIQUES GENERALES DU PROJET

2.1 SITUATION

Le tunnel d’Arrissoules est situé sur le trongon de la route nationale
RN1 reliant Yverdon a Avenches. Il permet le franchissement d’une
colline a 698 metres d'altitude et sur laquelle se trouve le village d'Ar-
rissoules. Enjambant la frontiere séparant les cantons de Vaud et Fri-
bourg, le projettraverse trois communes: Arrissoules, Rovray sur ter-
ritoire vaudois et Cheyres sur territoire fribourgeois (voir Fig. 1).

La longueur des tubes est d’environ 2 x 3000 m avec un trongon de
122 m respectivement 137 m en tranchée couverte sur sol fribour-
geois.

Le portail Vaud du tunnel se situe a flanc de coteau du vallon de la
Baume gu’enjambe un pont du méme nom.

Coté Fribourg, le tunnel débouche dans un plateau situé sur les hauts
du village de Cheyres.

Le projet prévoit également la réalisation de deux centrales électro-
mécaniques:

— une centrale principale cété VD située dans la culée du pont de la
Baume

— une centrale cété FR constituant le portail FR

Les deux tubes sont disposés parallelement avec un entraxe de 36
m. Cette distance se réduit au portail Vaud a 28 m. Ces deux tubes
sont reliés entre eux, tous les 300 m, par neuf galeries transversales.
Six d’entre elles sont piétonnes et présentent un gabaritd’espace libre
de 2.50 m x 3.50 m. Trois sont carrossables avec un gabarit d’'espa-
ce libre de 6.60 x 4.50 m. Ces liaisons servent a I'évacuation des usa-
gers, en cas de catastrophe.

Pour des raisons d’entretien et de sécurité, trois niches de station-
nement distantes de 900 m chacune sont implantées dans les deux
tubes au droit des galeries carrossables. Ces niches ontune longueur
de 46 m.

2.2 PROFIL EN LONG

Le tunnel d’Arrissoules présente une pente descendante de 1.5 % en
direction d’Yverdon. Le point haut du tracé du trongon de la N1 se
situe a quelques 110 m du portail Fribourg a I'intérieur du tunnel a l'al-
titude de 635.63 m. Le portail Vaud se trouve a l'altitude de 597.60 m
(voir Fig. 2).

Figure 1: Situation des tunnels
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2.3 PROFIL TYPE

Le profil du tunnel se caractérise par une section circulaire dictée par
le choix de la méthode d’excavation (tunnelier) dont le gabarit d'es-
pace libre est de 7.75 m x 4.50 m. L'espace supérieur est occupé par
les ventilateurs longitudinaux et les luminaires. Pour l'infrastructure et
la superstructure routiere, I'élément principal est la galerie technique
(GT) située sous la chaussée a I'axe des tubes et sur toute la lon-
gueur des tunnels. Elle contient 'ensemble des cables et conduites
des équipements des tunnels ou y transitant. Elle est accessible de-
puis chaque portail et depuis les galeries transversales carrossables
(voir Fig. 3).

De part et d'autre de la GT, la partie inférieure du profil est remblayée
par des matériaux d’excavation stabilisés au ciment et provenant des
tunnels.

Le soutenementestconstitué de voussoirs en béton préfabriqué d’'une
épaisseur minimum de 28 cm. Ces voussoirs constituent un anneau
circulaire posé directement derriére la téte de la machine. Le vide an-
nulaire entre le rocher et I'extrados des voussoirs est rempli pour la
partie inférieure de mortier et pour la partie supérieure de gravier. Une
feuille d'étanchéité circulaire assure 'étanchement de l'ouvrage. Le
béton de I'anneau intérieur est mis en place a I'aide d'un coffrage mé-
tallique de rayon intérieur minimum de 5.10 m, I'épaisseur du revéte-
ment étant de 30 cm (voir également chapitre 3).

2.4 TRANCHEE COUVERTE

L’extrémité fribourgeoise du tunnel est exécutée en tranchée couver-
te, la couverture étant insuffisante pour assurer I'exécution en souter-
rain.

Le profil et 'aménagement intérieurs sontidentiques au tunnel. Le re-
vétement, d'une épaisseur de 40 cm, est exécuté de maniere analo-
gue au reste du tunnel avec un coffrage coulissant (voir Fig. 4).

2.5 EQUIPEMENT DU TUNNEL
2.5.1 Alimentation courant fort et courant faible
L'alimentation électrique du tunnel est fournie par le réseau de la Com-

pagnie Vaudoise d'Electricité (CVE), sous forme de deux alimenta-
tions indépendantes de 20 kV chacune, aboutissant au portail VD.
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Installations de sécurité

Les installations de sécurité comprennent aussi bien les dispositifs de
contréle technique permettant de gérer le fonctionnement du tunnel
(appareils de mesure du CO et de I'opacité, systeme de défense in-
cendie, régulation du trafic, réseau de surveillance vidéo) que les in-
stallations a disposition des usagers (niches de secours).

Elles permettent une surveillance du tunnel en temps réel et une ac-
tion rapide en cas de problemes.

Les dispositifs de contrdle sont reliés aux locaux techniques et au
poste de commande; ils permettent une commande automatique ou
manuelle de la signalisation et de la ventilation.

Mesure du CO et de lopacité

La mesure de la concentration en CO et de I'opacité de I'air comman-
de le fonctionnement des ventilateurs.

Défense incendie

Les deux tubes et les locaux de service sont équipés d'un systeme
de détection automatique qui localise I'endroit du sinistre et déclen-
che le scénario d'intervention adéquat.

Les détecteurs situés dans le tunnel (détecteur de chaleur différen-
tiel) sont composés d'un capteur placé en voate relié a un coffret a
membrane posé dans une armoire SOS et raccordé électriquement
a la centrale.

Les détecteurs incendie des locaux techniques fonctionnent selon le
principe de détection de fumée.

Le systeme de défense incendie est alimenté en eau depuis le réser-
voir communal de la Freta par une conduite de diameétre 200 cm bou-
clée. La réserve incendie pour les tubes est fixée a 300 me.

Régulation du trafic

Le systeme de régulation doit permettre I'écoulement du trafic en toute
sécurité, aussi bien en cas de trafic normal qu'en cas de congestion
ou d'accident.

La signalisation lumineuse est un élément fondamental de la régula-
tion. Elle peut étre subdivisée en deux groupes: signalisation d’appro-
che (placée a chaque extrémité de tube, a I'extérieur) et signalisation
intérieure.



Figure 3: Profil type tunnel
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La gestion du tunnel nécessite également la connaissance de don-
nées sur le trafic. Des boucles de comptage placées tous les 300 me-
tres permettent de suivre I'évolution du débit et de la vitesse des vé-
hicules. En cas de besoin, les informations obtenues agissent direc-
tement sur la signalisation et sur la ventilation.

Surveillance vidéo

La surveillance de l'intérieur du tunnel se fait par un réseau de camé-
ras vidéo dont les images sont communiquées a des moniteurs situés
dans le centre d’entretien d'Yverdon.

Dans le cas ou une perturbation du trafic est détectée, une alarme in-
cendie estdéclenchée ou untéléphone de secours estutilisé, les mo-
niteurs se branchent automatiquement sur les caméras situées dans
le trongon de tunnel concerné.

Niches de secours

Dans chaque tube se trouvent 21 niches de secours, distantes de 150
meétres et situées sur le bord droit de la chaussée.

Elles sont équipées notamment de deux extincteurs portables, un cof-
fret pour la détection incendie, un téléphone (TRN, téléphone des rou-
tes nationales), et d’un bouton d'alarme.

La manipulation d’un des trois moyens de secours, (TRN, extincteur
ou bouton d’alarme) déclenche automatiquement des feux clignotants
le long du tunnel.

Systeme avertisseur de verglas

Dans la zone des portails, un dispositif, situé a I'intérieur et a I'exté-
rieur des tunnels et mesurant I'humidité sur la chaussée et la tempé-
rature ambiante, permet de prévenir les risques de formation de ver-
glas.

2.6 VENTILATION

En période d'exploitation normale du tunnel (trafic unidirectionnel flui-
de), la ventilation naturelle produite par I'effet de pistonnement des
véhicules est suffisante pour garantir le respect de la concentration
maximale tolérée dans la surface de circulation.

Une ventilation mécanique d’appoint est nécessaire dans le cas d’'une
congestion du trafic ou dans le cas de trafic bidirectionnel, quelle qu'en
soit la raison (travaux d’entretien ou accident). Le systéme de venti-
lation retenu est de type longitudinal a ventilateurs de jet suspendus
en calotte et placés aux portails.
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2.7 ECLAIRAGE

Deux modes d’éclairage sont prévus: éclairage normal et éclairage
de secours en cas d'incendie.

Le systéme d’éclairage normal est de type «a contre-jour» avec deux
rangees de luminaires dans la partie supérieure de la section, équi-
pés de lampes a vapeur de sodium haute pression.

3. GEOLOGIE, GEOTECHNIQUE, HYDROGEOLOGIE
ET CHOIX DE LA METHODE D’EXCAVATION

3.1 GEOLOGIE, GEOTECHNIQUE

3.1.1 Description du massif rocheux

La principale difficulté de ce massif est la forte épaisseur de molasse
altérée coté Fribourg ou la roche est déconsolidée. La traversée de
cette tranche de 800 m au total des deux tubes nécessitera des me-
sures constructives présentées au point 3.3.

Le massif traversé appartient entierement a la molasse marine supé-
rieure (Burdigalien) au niveau des tunnels. Cette molasse se carac-
térise par une prédominance de gres grossiers ou moyens mi-durs
avec par place des gres fins durs et des gres coquilliers tres durs.
Cela se traduit par une grande variabilité de dureté dans la massif.
Les gres coquilliers trés durs présentent une extension latérale limi-
tée,quelques dizaines de metres, et une faible épaisseur (0.2 25.0 m).
Le pendage des couches est horizontal, a subhorizontal (env. 5°).
Sur les 500 derniers metres cété fribourgeais, les tunnels traversent
une zone de roche altérée composée en majorité de grés tendres.
Peu d'accidents géologiques importants ont été relevés dans le mas-
sif. Des grés fissurés ont néanmoins été observés dans presque tous
les sondages. Une breche renfermant des calcaires d’eau douce (re-
montée de la molasse aquitanienne composant le soubassement ro-
cheux du massif) est signalée dans un forage cété fribourgeois.

3.1.2 Classification et parametres de la roche

Les grés de la molasse Burdigalienne ont été répartis en quatre ca-
tégories selon leur dureté, soit:

Catégorie A : gres coquilliers tres durs

Pourcentage apparition selon sondages:

— 7 % de I'excavation du tunnel en roche saine

— 3 % de I'excavation du tunnel en roche altérée
Catégorie B : grés durs (généralement fins)

Pourcentage apparition selon sondages:

— 15 % de I'excavation du tunnel en roche saine

— 11 % de I'excavation du tunnel en roche altérée
Catégorie C : grés mi-durs (généralement moyens)

Pourcentage apparition selon sondages:

— 70 % de I'excavation du tunnel en roche saine

— 23 % de I'excavation du tunnel en roche altérée
Catégorie D : gres tendres (généralement grossiers)

Pourcentage apparition selon sondages:
— 8 % de I'excavation du tunnel en roche saine
— 13 % de I'excavation du tunnel en roche altérée

L'excavation du tunnel en roche altérée correspond aux 500 derniers
metres c6té Fribourg, cité dans 3.1.1.

Un nombre important d'essais ont été effectués afin de bien cerner
les quatre différentes catégories de molasse énumérées ci-dessus.

Les parametres figurant dans le tableau ci-dessous, ont été utilisés
lors du dimensionnement des ouvrages.
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Catégorie A B | C D
Densité (kN/m3) 255 24.4 228 217
Sigma az G4 (MN/m2) 275 18.3 49 2.0
Sigma ¢ min = O¢ min (MN/m2) 84 6.4 0.9 0.5
Module d'élasticite - E (MN/m2) | 10814 | 4445 877 374
Ernin (MN/m2)| 6900 1000 140 60
Coefficient de frottement g0} 45 42 385 | 375
Cohésion ¢ (MN/m2) 5.0 5.0 1.0 0
Coefficient de Poisson 025 | 025 025 | 025
Dilatance o 1-65 | 1-55 | 1-45 | 1-45

Densité (kN/m2) masse volumique apparent humide

Cq (MN/m?2) résistance en compression simp|e de la roche

G (MN/m2) résistonce en compression simple minimum de la roche

E (MN/m2} module de déformation de la roche - module d'élastcité -
module de Young

o ( o ) ongle de frottement inteme de lo roche

¢ (MN/m2) cohésion de la roche

v coefficient de Poisson

. dilatance

Les valeurs énumérées ci-dessus sont des moyennes calculées a
partir de tous les essais effectués.

3.2 HYDROGEOLOGIE

L'étude hydrogéologique a montré que la molasse du Burdigalien est
saturée d’eau. Le niveau maximum de la nappe se situe a 30 metres
au-dessus de la volte du tunnel. Une variation saisonniere de ce ni-
veau a été observée.

De maniere générale, le massif est caractérisé par une bonne per-
meéabilité horizontale (de I'ordre de 10° m/s) et par une perméabilité
verticale plutét faible (proche de 107 a 10-® m/s). Dans les zones frac-
turées, ces valeurs augmentent, les échanges entre les niveaux su-
perposés étant favorisés.

De nombreuses sources alimentant les communes de Rovray et d'Ar-
rissoules y prennent naissance.

Les milieux naturels (foréta flanc de coteaux principalement) peuvent
étre trés sensibles a des variations importantes du niveau de la nappe
souterraine.

Une protection maximum de la nappe en cours de construction ainsi
que durant toute I'exploitation a été demandée.

3.3 CHOIX DE LA METHODE D’EXCAVATION

Compte tenu de la qualité du rocher et des contraintes mentionnées
ci-dessus, un systeme d’excavation avec un tunnelier a jupe et sou-
ténement a l'aide de voussoirs en béton préfabriqué s’estaveéré, apres
analyse des offres d'entreprises, la solution la mieux adaptée.

Afin d'aborder la traversée de la zone de molasse altérée dans des
conditions favorables, une galerie pilote sera percée depuis le portail
Fribourg et cela sur quelques 150 m. Celle-ci permettra d'évaluer les
risques du passage du tunnelier et si nécessaire de prendre des me-
sures constructives pour assurer la sortie du tunnelier.

Lesouvrages souterrains annexes (places d'évitement, galeriestrans-
versales) serontexcavés a l'aide d'une haveuse, le soutenement étant
traditionnel (cintres, béton projeté, ancrages).

3.4 SYSTEME D'ETANCHEMENT DU TUNNEL

Les exigences posées par le systeme hydrogéologique du massif ont
dicté le choix d’une solution étanche circulaire ainsi que le maintien
de la nappe phréatique au niveau avant construction.

La solution définitive pour le tunnel d’Arrissoules est un tunnel étan-
che non drainé sur toute sa longueur d’excavation en souterrain. Le
tunnel étant sous pression d’eau (max. 3 MPa) le systeme d'étanche-
ment est le suivant :

— Pour le radier des tubes et ouvrages annexes
Etanchéité PE 3 mm cloisonnée et réinjectable

— Pour la voiite des tubes et ouvrages annexes
Etanchéité PE 2.5 mm cloisonnée et réinjectable



3.5 CONSEQUENCES CONSTRUCTIVES

Afin de diminuer I'effet drainant longitudinal du tunnel, i est prévu de
réaliser des manchons étanches a intervale de 500 m en injectant un
coulis dans le vide annulaire rempli de gravier durant I'exécution.

La pression hydrostatique exercée sur I'étanchéité du tunnel et des
ouvrages, nécessite un dimensionnement particulier des revétements
intérieurs. Les conséquences directes de cette pression sont I'adap-
tation de toutes les sections des ouvrages annexes a des formes cir-
culaires ou ovoides (voir Fig. 5) permettant une meilleure redistribu-

5. PARTICIPANTS AU PROJET

Canton de Vaud Département
des travaux publics Service des
routes nationales

Canton de Fribourg
Département des travaux pu-
blics Bureau des autoroutes

Maitre d’Ouvrage

Direction générale des études

tion des contraintes.

4. PROGRAMME DES TRAVAUX
Le programme retenu par le client prévait I'ouverture du tunnel pour

I'an 2000.

Les délais suivants ressortent du planning d’entreprise :

Début des travaux

Début excavation tube Alpes
Fin excavations

Début travaux portail FR

Béton anneau intérieur
et ouvrages souterrains

Centrale EM VD

Centrale EM FR et tranchée
Aménagement intérieur
Installation électromécanique

Figure 5:
Profil type place d'écvitement

octobre 1994
juin 1994

mai 1998
septembre 1995

juin 1997 a juillet 1999

juillet 1998 a aout 1999

aout 1997 ajanvier 1999
novembre 98 a décembre 1999
juin 1999 a novembre 2000

et des travaux:

Service des routes et autorou-
tes du Canton de Vaud

Projet et direction des travaux

(génie civil et électromécanique)

Géologie

Hydrogéologie

Géotechnique
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