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L’autoroute a Genéve

Geneve, a ’extrémité de son lac, doit souvent résoudre
des problémes particuliers dus 4 sa situation excentrique;
ses liaisons avec la Suisse, notamment, ont toujours été
difficiles puisque dans sa partie la plus étroite la bande de
terrain comprise entre le lac et la frontiere frangaise
mesure 4 km. Dans cet isthme se trouvent une ligne de
chemin de fer 2 double voie, la route dite «de Suisse » et
deux routes rurales.

De tout temps, la route de Suisse a été treés fréquentée
et elle fut adaptée par trongons aux besoins croissants de
I’automobilisme; cependant, en 1935, I'idée d’une dou-
blure était émise et esquissée sur les plans d’urbanisme
genevois.

En 1950, un tracé était dessiné de fagon a provoquer
le moins de modifications dans ’état cadastral de la zone
de banlieue, et en 1953 déja, un premier syndicat de rema-
niement parcellaire permettait a2 I’Etat d’acquérir une
bande de 60 m de largeur sur 3 km de longueur au prix
moyen de 1 fr. le metre carré. I1 fallut le rapport général
de la Commission de planification et surtout larrété

J. Weber, ingénieur cantonal, Geneve

fédéral du 3 octobre 1958 pour donner une base légale 2
ces premiers efforts.

Cependant, Geneve, fortement sollicitée par ’agran-
dissement de son éaroport, attendit 1960 pour établir les
plans d’exécution et ouvrir le concours du pont sur la
Versoix dont la construction commenga en mars 1961.

Les chantiers proprement dits s’ouvrirent en avril
1962 et les derniers terrains pour la jonction lac ne furent
a disposition qu’a fin octobre de la méme année.

Eu égard au caractére modeste du réseau de routes
nationales situé a Geneve, le Département des travaux
publics décida de ne pas créer un service spécial, mais de
confier 4 des bureaux privés tant ’élaboration des projets
que la direction locale des travaux, conservant pour lui
la direction générale et le service de comptabilité.

Les projets furent étudiés des 1959 par le Bureau
d’études routieres Solfor. Son expérience, acquise dans
d’autres pays, lui permettait une élaboration rationnelle
et une conception des ouvrages suivant les criteres les
plus modernes en matiere du confort et de la sécurité que

Fig. 1. Remblayage de la bretelle Grand-Saconnex-Versoix 4 ’échangeur de Vengeron



Fig. 2. Le pont sur la Versoix (photos 2 et 3: Zschokke/Bus-
catlet, Geneve)

doit présenter une autoroute. L’étude des ponts fut
remise 4 un groupe d’ingénieurs privés qui eut la possi-
bilité de les étudier systématiquement, que ce soient des
dalles biaises ou des poutres incurvées a béquilles obliques.

La direction locale des travaux fut confiée 2 deux
ingénieurs privés. Ils monterent de toute piece un bureau
mixte ou travaillent une quinzaine de techniciens et
d’employés privés a coté de fonctionnaires de I’Etat. Ils
créerent un important laboratoire de géotechnique qui
se révéla un organe indispensable pendant la période des
terrassements et permit de sérieuses économies sur le
réemploi ou I’évacuation des matériaux.

Enfin, les travaux eux-mémes furent adjugés a un

Le raccordement a la route de Suisse et
I’échangeur du Vengeron

CONSIDERATIONS GENERALES

Raccorder une autoroute au réseau des routes ordi-
naires est chose difficile. Comment relier la voie large,
dégagée, slre, sans traquenards, a débit élevé a celle plus
ou moins large, qui offre souvent une visibilité insuf-
fisante, ouverte 2 tous, ou les différences de vitesses des
véhicules provoquent de multiples dépassements et des

Fig. 3. Construction de ’échangeur du Vengeron

seul groupe d’entreprises; leur montantatteindra environ
70 millions de francs. Une direction générale, une direc-
tion locale, un entrepreneut, telle est la formule qui nous
permit d’exécuter ’échangeur du Vengeron, ponts com-
pris, en dix-huit mois et d’ouvrir au trafic la branche du
Grand-Saconnex 2 la date prévue dans ’arrété fédéral du
3 octobre 1958. Les ingénieurs de la direction générale
et de la direction locale saisissent ’occasion de remercier
publiquement les autorités genevoises qui leur ont donné
leur confiance pour I’exécution de ces travaux, ainsi que
M. J.-E.Dubochet, chef du Bureau des autoroutes
vaudoises, qui en toute circonstance, a mis sa riche
expérience a leur disposition.

a-coups dans I’écoulement du flux, et ou enfin, des croise-
ments et des priorités contrarient le cheminement con-
tinu des voitures. La sécurité et le débit ne peuvent qu’en
patir immédiatement.

Le raccord de ’autoroute sur la route du bord du lac
n’échappe pas 4 ces risques et 4 ces dangers. Dans le sens
Lausanne-Geneve, on peut se demander jusqu’a quel
point il sera possible d’y laisser le trafic, s’y engager
sans surveillance de police ou méme sans mise en service
d’un systeme de feux qui donnera alternativement la
circulation dans un sens et dans I’autre, ceci au-dela d’un
certain débit de voitures. ¥ .



CONCEPTION

L’on a tenu compte, a longue échéance, du nombre
des véhicules. Lorsque la ville de Versoix sera compléte-
ment développée, elle engendrera un trafic de va-et-vient
avec Genéve (banlieusards) dont le volume dépassera
celui de I’autoroute 4 cette jonction. En effet, la continu-
ation de la route nationale vers le sud ne se fera pas par le
bord du lac, mais empruntera la route nationale N 1a
en direction de I’aéroport, bifurquera a gauche 2 la hau-
teur du Grand-Saconnex, et descendra vers la wille,
franchira le lac, et rejoindra ’autoroute de Grenoble par
un tracé a ’est de la ville.

La figure de la jonction est différente de la premiére;
le ruban continu est la route du bord du lac. Le sens vers
Genéve de 'autoroute s’y joint par la droite, alors que le
sens vers Lausanne s’en écarte, s’éleéve, et franchit la
route de Suisse par un passage supérieur.

La préférence a été finalement donnée au second
systeme qui souligne mieux que I’autre la fin de I'auto-
route 2 cette jonction, du fait que la route du bord du lac,
large de 12 4 13 metres, n’aura vraisemblablement jamais
besoin d’étre élargie.

A ce réseau de routes importantes s’ajoute une boule
a sens unique pour le trafic local, disposée de telle fagon
que les manceuvres de tourner a gauche sur la route de
Suisse soient évitées.

Le viaduc de Pautoroute montante qui enjambe la
route a un tracé en courbe de 250 meétres de rayon, son
obliquité extréme et I’exiguité des bandes qui séparent

Fig. 4. C’est la sortie. Elle n’est encore que provisoire

les diverses chaussées posent des problemes délicats au
calculateur.

Ce raccord, excavé en partie dans la molasse, n’offre
par ailleurs guere de difficultés extraordinaires de cons-
truction, sauf que la circulation doit y étre maintenue 2
toutes les étapes du chantier.

Les services publics placés dans la route de Suisse
sont nombreux; leur situation et leur profondeur ne
résultent pas d’un plan concerté, mais bien plus du hasard
qui présida a la pose, 2 tel ou tel moment, de nouvelles
conduites, ou cela était le plus commode ou le plus
économique.

Il en résulte une anarchie totale qui aurait rendu nos
travaux quasiment impossibles si la décision préalable
n’avait été prise de construire une «gaine technique » de
1400 metres de long. Elle contient toutes les canalisations-
a savoir: ’eau potable, les eaux usées, 1’électricité et le
téléphone, que ce soient les conduites de distribution
locale, celles a longue distance, ou méme internationales.
Seul le gaz, par mesure de sécurité, fut fixé a Pextérieur
de la gaine.

Celle-ci, une fois construite et équipée, le chantier
a pu se développer sans contrainte.

Le type d’éclairage est en cours de discussion; nous
pensons cependant placer un éclairage «grand espace»
qui permettra de diminuer des deux tiers le nombre des
mits. Les études, trés poussées, sont faites par la Société
générale pour I’industrie.

I’ECHANGEUR DU VENGERON

Cette bifurcation d’autoroute, appelée a tort échan-
geur, distribue le trafic en direction du Grand-Saconnex
et de ’aéroport d’une part, et en direction du lac d’autre
part. Il ne présenterait en soi pas de difficultés s’il n’était
pas complété par une jonction diagonale qui relie la
route de Suisse a la premiére des deux branches
évoquées plus haut. La bifurcation d’autoroute demande
un seul pont; la jonction diagonale en exige quatre, qui,
bien qu’a une seule voie, demandérent beaucoup de
temps.

Initialement, nous avions prévu que cette diagonale
passerait 6 m sous les autoroutes; ’examen de la glaise
bleue, gorgée d’eau, montra que les talus devraient avoir
une faible pente, d’oll des emprises importantes en dehors
des zones prévues. En faisant passer ces routes 6 m au-
dessus des autoroutes, nous avons sérieusement amélioré
la sécurité de ce secteur, car ces tranchées profondes
auraient certainement pu étre Porigine de glissements de
terrains, locaux ou généralisés.

Les canalisations des eaux météoriques et des drai-
nages sont reliées aux deux ruisseaux, le Gobé et le Ven-
geron, eux-mémes canalisés dans des conduites moulées
sur place de 2 m 50 de diametre.

LE RACCORD A LA ROUTE DE FERNEY

Ce raccord, dans son aménagement actuel, est pro-
visoire.



LAC

Fig. 6. Léchangeut du Vengeron qui présente un
intérét special du fait qu'une jonction diagonale
relie la route du bord du lac 3 'une des branches

Fig. 5.

Plan de la liaison autoroute(gmute
du botd du lac. L’exiguité des
terrains a posé ub probleme diffi-
cile 2 résoudre, comme aussi le fait
que la route 1 bord du lac est
appelée 2 ptendre une importance
toujouts plus grande dans le trafic
de banlieue



Les services publics et la
construction de |I'autoroute

Quand nous parlons des services publics, il faut
entendre tous les conduits, cibles et canalisations que
I’évolution du confort moderne, ainsi que ’extension
démographique, imposent a I’laménagement d’un pays.

Jusqu’a récemment encore, on ne comptait dans les
services publics que les réseaux amenant aux diverses
installations fixes (habitations, industries) I’eau, le gaz,
Iélectricité et le téléphone. Actuellement il faut ajouter
encore tout le réseau d’assainissement. Le considérable
effort fait actuellement 4 Genéve pour sauver les cours
d’eaux et le lac d’une pollution croissante entraine la
création de toute une trame de canalisations qui augmente
la complexité du réseau des services publics. Par leur
nature méme, les services publics doivent emprunter des
cheminements qui leur permettent de desservir le plus
d’installations possibles d’ou il en résulte que dans la
plupart des cas, ces services se trouvent dans les voies
publiques. Rares sont les chemins ot ’on ne trouve aucun
service et d’ailleurs leur présence est devenue un critere
important pour I’évaluation des terrains. Ce probleme est
trop souvent sous-estimé. Lors de ’établissement d’un

C. Dériaz, ing., direction des travaux de l’autoroute,
Geneve

projet de route, I’étude compléete de 'aménagement en
services publiques des terrains avoisinants devrait tou-
jours étre faite avec grand soin.

Pour la construction de l’autoroute sur territoire
genevois, le colt des divers travaux pour les services
publics est pres de 109, du cout total de la construction.

L’autoroute étant par principe une voie a priorité
absolue, tous les réseaux de services publics devant la
traverser ont da étre aménagés de telle sorte qu’en aucun
cas, par la suite, ils ne créent de perturbations au trafic
autoroutier. Ce probléme fut particulierement aigu dans
le canton de Geneve o1 les trois quarts du tracé de I’auto-
route se trouvent soit en zone de villas, soit en zone
urbaine, c’est-a-dire dans des secteurs ou les services
publics sont particulierement nombreux. Dans presque
toutes les routes traversant ’autoroute se trouvaient des
services publics.

Dans le cas de voies passant sous la chaussée de I’auto-
route, le probléme était relativement simple et fut traité
de la maniére classique avec les conduites dans les accote-
ments de la route. Toutefois dans certains cas, les délais

Fig. 1. La gaine technique
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imposés pour la mise en service de I’autoroute ne pet-
mirent pas de terminer complétement les voies trans-
versales, et certains services ne pouvant étre posés que
sur de grandes longueurs a la fois durent étre installées de
maniere provisoire dans les passages inférieurs.

Dans le cas des routes franchissant ’autoroute par des
ponts il fut nécessaire de construire des gaines techniques
souterraines, le nombre des conduites et canalisations
étant tel qu’il était impossible de les faire passer dans le
tablier des ponts. Il n’était pas possible non plus de les
faire simplement passer en tranchée sous ’autoroute, les
risques d’une réparation avec fouille ouverte en travers
de Pautoroute étant admissible. Il fallu donc cons-
truire de véritables souterrains permettant I’accés aux
équipes d’entretien des différents services. C’est 4 la jonc-
tion de ’autoroute et de la route de Suisse que le probleme
des services publics fut le plus complexe. En effet, sous
cette route se trouvaient tous les services publics men-
tionnés plus haut et certains de ces services passaient en
deux ou trois endroits différents.

Trois problemes se posaient:

\

Construire le raccord de I’autoroute a4 une cadence
rapide sans interrompre le fonctionnement des divers
services et le trafic routier.

- Augmenter la capacité des réseaux en fonction des

projets d’urbanisation des communes de Bellevue et
Versoix.
Assurer pour Pavenir la fluidité du trafic routier et
éliminer définitivement toute interruption due 2
Pentretien ou 4 des modifications ultérieures des
réseaux des services publics. Il fut donc décidé de
construire une gaine technique de 2,50 m de diametre
et de 1400 m de long dans laquelle tous les services
publics furent groupés. Ce souterrain de section
circulaire fut réalisé'en béton armé avec le procédé
«Ductube» déja utilisé sur le chantier pour les
voltages de cours d’eau.

Au radier de la gaine technique un tuyau fendu du
type «Satujo» assure le drainage et ’écoulement d’eaux
d’infiltrations éventuelles. Au centre, un passage est
réservé pour les équipes d’entretien et de contrdle. D’un

Fig.2. Lagainetechnique vue de l'intérieur (photo Zschokke/
Buscatlet)

coté, au niveau du sol passe un tuyau en éternit d’un dia-
metre de 500 mm pour les eaux usées, qui sont 1a sous
pression, venant d’une station de pompage et dirigées
vers la nouvelle station d’épuration d’Aire située 2 9 km.
Sur cette canalisation ont été placés des cadres métalliques
destinés a supporter les conduites d’eau potable.

De ’autre coté du passage de service se trouvent cing
rayonnages en éternit destinés a recevoir les cibles
électriques et de téléphone. Seul le gaz n’est pas 2
Pintérieur de la gaine technique, mais la suit parallélement
a Pextérieur, ceci par mesure de sécurité. Il est & noter que
le gaz ne passe dans aucune gaine technique souterraine
construite pour l’autoroute, mais les suit toujours
parallélement.

Une collaboration constante entre la direction des
travaux et les bureaux d’étude des différents services
publics a permis de prévoir toutes les modifications que
les besoins futurs pourraient apporter aux réseaux des
services publics touchés par la construction de I’auto-
route.



Problémes géotechniques
posés par la bretelle
Lausanne—Cointrin de
I’échangeur du Vengeron

7. — GENERALITES

L’échangeur du Vengeron, situé au nord de Geneve
et a proximité de la localité de Bellevue, permet la dis-
sociation du trafic venant de Lausanne suivant deux
itinéraires principaux (fig. 1):
par le premier, I’autoroute descend vers le lac, passe sous
la ligne CFF Genéve-Lausanne, et vient se raccorder a
P’actuelle route de Suisse (sous le village de Chambésy) par
le deuxieéme, elle remonte le vallon du Vengeron au travers
du bois de la Foretaille puis longe la piste de I’aérodrome
de Geneve-Cointrin pour gagner ensuite Meyrin et
Vernier.

L’échangeur est complété par deux bretelles assurant
la future circulation obligatoire des poids lourds entre la
route de Suisse (Versoix) et les zones industrielles du
canton sans traversée de la ville de Geneve.

La réalisation de cet ensemble routier présentait de
tres grandes difficultés dues au fait notamment que la
séparation du trafic et les croisementsdénivelés imposaient
un certain nombre d’ouvrages d’art, une géométrie en
plan des différentes voies relativement compliquées et
des mouvements de terre importants (déblais profonds,
hauts remblais). L’étude préliminaire géologique (pro-
fesseurs Paréjas et Jayet) et géotechnique (professeur
Bonnard), effectuée en 1958/59, montrait que la mauvaise
qualité des terrains de fondation, dans ce secteur, compli-
querait sérieusement le travail: ces terrains, essentielle-
ment des argiles et des limons (dépots périglaciaires),
sont instables, compressibles, en partie saturés.

Le projet prévoyait ’exécution pour la bretelle Lau-
sanne-Cointrin, d’une importante tranchée profonde de
14 m,avecdes talus de pente 2: 3. Le laboratoire de ’auto-
route, en collaborationavec le bureau P, et C. Dériaz, ing.-
conseils 4 Geneve, entreprit une étude géotechnique
détaillée pour déterminer les caractéristiques des terrains
de fondation et définir les mesures propres a assurer la
stabilité des talus.

P. Dériaz, ing. civil EPF, ing.-conseil, Genéve, et B. Graf,
ing. civil EPUL, chef du Laboratoire des essais de la
direction des travaux de I’autoroute, Genéve

Sur la base des résultats obtenus par cette étude nous
avons pu étudier le projet d’exécution de fagon a obtenir
un ouvrage stable.

2. — GEOLOGIE, STRATIGRAPHIE ET NAPPE
PHREATIQUE

L’échangeur recouvre une surface d’environ 10 hec-
tares, primitivement en grande partie boisée, et traversée
par deux cours d’eau, le Vengeron et son affluent, le Gobé.

Dans la zone intéressée par I’échangeur, les deux
ruisseaux ont été canalisés et voltés, et les arbres abattus
pour permettre la réalisation de I'ouvrage.

Géologie et stratigraphie

Les terrains de fondation de I’échangeur sont cons-
titués par les sédiments de formations quaternaires
reposant sur la molasse bigarrée du chattien inférieur.
Nous distinguerons de hant en bas:

— ruissellement post-glaciaire (couches n° 2a, 2b; cette
couche provient du lessivage de la moraine et du
glacio-lacustre): limon sableux ou argileux feuilleté a
massif, beige a gris, peu a assez plastique, ferme a dur,
humide;

— glacio-lacustre (couches n° 3a, 3b, 3c, 4): argile limo-
neuse et limon argileux, stratifiés a feuilletés (parfois
massifs), gris-brun a gris foncé, assez plastiques a
plastiques, mous a tendres, plus fermes avec la pro-
fondeur, saturés;

— moraine wirmienne (couche n° 5): limon graveleux,
massif, gris a gris-brun, compact peu plastique,
saturé;

— mwlasse bigarrée (tertiaire) (couche n° 6): alternance de
greés micacés et de marnes calcaires: dur a trés dur.

L’épaisseur des sédiments quaternaires dépasse par
endroits 30 meétres; la molasse forme une sorte de cuvette
(surcreusement préquaternaire ou affaissement par frac-

Tablean 1. Niveaux de la nappe avant les travaux. Eté et automne 1962

Forage n® 7 7bis 8 11 11bis 12
Alt. Sol. 401,25 397,70 407,45 406,90 m/m i{cmarqtﬁes: = Mé(téo tde {f’t’ét ,e)t lau-
. n omne: Beau, sec (surtout 1’été).
Juillet/ Aotit 391,25 393,50 398,95 398,50 397,50 3 Y e piézométres n° 7 4 12 se ap-
Sept. 390,35 392,80 391,40 398,25 396,90 396,45 portent essentiellement aux talus Jura
Oct 392 55 de la tranchée Lausanne—-Cointrin; les
) " 7, This ct 8 étaient placés, avant travaux,
Nov. 389,20 390,90 396,85 dans la zone du futur picd de talus; les
Déc. 395,30 395,90 11, 11bis ¢t 12, en arridre de la créte du

méme talus.



Fig. 1. L’échangeur du Vengeron. Plan de situation
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Fig. 3.

Tranchée de labretelle Lausanne—
Cointrin. Terrassements a la dragline
dans les argiles saturées. A gauche,
sous les planches, gazon «préfabriqué»
(photo Zschokke)

Fig. 4.

Tranchée de la bretelle Lausanne—
Cointrin. Terrassements de janvier
1963. Vue générale en direction de
Lausanne. Dragline et camion bascu-
lant lourd (photo Boissonnas)

turation locale, parallelement au Jura) tapissée par la
moraine et remplie par les argiles et limons du glacio-
lacustre.

Nappe phréatique

L’exécution des forages a révélé Dlexistence d’une
nappe phréatique caractérisée. Un certain nombre de
piézometres ont été mis en place pour mesurer son niveau
et ses variations. Pendant la période de prospection, de
juillet 2 décembre 1962, les niveaux piézométriques
s’établissaient comme sous tableau I (voir page 450).

L’examen du tableau n° I montre que le niveau
général de la nappe s’est abaissé régulierement dans le
temps. La pente de sa surface libre est sensiblement paral-
lele a celle du terrain naturel. Les terrains les plus pet-
meéables sont représentés par les couches 3b et 4 (voir fig.
n°® 2) qui pourraient, de ce fait, créer des difficultés lors
de Pexcavation en provoquant des venues d’eau par le
fond des fouilles.

Les terrains sont en général saturés en dessous du
niveau du Gobé, ce qui faisait supposer que la nappe pou-

vait étre alimentée par ce ruisseau. Une reconnaissance
géologique le long du Gobé et du Vengeron a découvert
des affleurements de la moraine wiirmienne (couche n° 5)
jusqu’a la cote 390,00 m/mer, alors qu’a I’emplacement
des sondages F8-9-11-12, la moraine est plus basse
(382,00-384,00 m/mer).

Comme nous I’'avons vu plus haut, la nappe phréa-
tique a été découverte 4 une profondeur de 8 m et son
écoulement se faisait sensiblement parallelement a la
surface du terrain; son niveau est supérieur a celui du
thalweg du Gobé aussi bien que du Vengeron. La nappe
n’est donc pas directement influencée par le niveau de ces
cours d’eau.

Par contre, cette nappe, et surtout son niveau, ont une
influence déterminante sur la stabilité du talus.

3. — ETUDES GEOTECHNIQUES

La réalisation de cette profonde tranchée dans les
terrains instables décrits ci-dessus posait donc un certain
nombre de problémes difficiles:

a) stabilité des talus, conditionnée par la position de la
nappe et la nature des terrains;

b) mode d’excavation de fagon a obtenir en tous temps
des talus stables;

¢) portance de la chaussée reposant sur des argiles
tendres, instables et peu carrossables.

Nous avons donc déterminé, en collaboration avec le
bureau P. et C.Dériaz, d’une part, les caractéristiques
géotechniques des différentes couches de terrains de
fondation, et d’autre part, les conditions de stabilité des
talus.

3.1. Caractéristiques géotechniques des terrains

Les terrains intéressant la stabilité sont essentiellement
les limons du ruissellement (n° 2) et les argiles du glacio-
lacustre (n° 3). Les caractéristiques géotechniques de ces
couches sont données dans le tableau II en page 455.
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Fig. 5. Tranchée de la bretelle Lausanne-Cointrin. Vue en
direction de Lausanne prise en février 1964. Travaux
de finition avec, a 'arriere-plan, la descente de [’auto-
route vers le lac

3.2. Stabilité des talus: étude et contriles

Sur la base de la stratigraphie déterminée par les
forages de reconnaissance et des caractéristiques géo-
techniques mesurées en situ et en laboratoire, la stabilité
du talus Jura a été calculée, en faisant les hypotheses
suivantes:

— calcul dans le stade fissuré;

— nappe phréatique de niveau variable dans le temps;

— arcs de rupture possible assimilés a des spirales loga-
rithmiques;

- considération de 6 surfaces de glissement possible: 3
ruptures de pied de talus, 2 ruptures profondes, 1 rup-
ture partielle de pied de talus;

— fissures de retrait et de traction pénétrant jusqu’a mi-
hauteur du talus;

— talus, hauteur H = 13 m, pente de 25°, avec une
berme 4 la cote 398,60 (env. 2 mi-pente) de 2,50 m de
largeur.

Pour chaque surface de glissement, il a été admis 4
positions possibles de la nappe, et calculé la sécurité a la
rupture.

Donc, pour chaque surface, on obtient une courbe
donnant la sécurité 4 la rupture Gs en fonction du niveau
de la nappe. L’enveloppe de ces courbes donne la sécurité
a la rupture en fonction du niveau de la nappe au droit de
la berme.

Cetteétudea permis de faire lesconstatations suivantes:

a) siledrainage de pied de talus fonctionne normalement,
la sécurité a la rupture Gs est égale ou supérieure 2 2,0;
b) sile niveau de la nappe, au droit de la berme atteint la
cote 395,70, la sécurité ne vaut plus que
Gs=1,5
¢) si la nappe atteint le niveau de la berme (398,60) la
rupture est imminente:

Gs =1,0
12

Nous voyons que le drainage de pied de talus est d’une
extréme importance pour la stabilité. Il était donc néces-
saire de pouvoir s’assurer de son bon fonctionnement,
et de contrdler que la nappe ne dépasse pas la cote
d’alarme 395,70 m/mer (Gs = 1,5).

Nous avons donc mis en place, au droit de la berme
(aprésl’exécution des terrassements et la pose du drainage
de pied de talus), 6 tubes piézométriques a réactions
rapides (diamétre 2 cm) pour suivre les mouvements de
la nappe. Nous donnons ci-dessous, au tableau n° III, le
résultat de nos observations.

3.3. Mesures constructives
3.3.1. Terrassement

L’étude de stabilité, dont nous avons donné les résul-
tats principaux ci-dessus, nous a également permis de
définir les mesures constructives propres a assurer ’exé-
cution d’une tranchée stable.

a) adoucissement de la pente du talus (1:2) et création
d’une berme 4 mi-hauteur;

b) pose de drainages et d’une protection du talus assu-
rant une évacuation rapide de toutes les eaux de
surface;

¢) mise en place, en pied de talus, d’un drainage profond,
et exécution dans la partie inférieure du talus, d’épis
de drainage;

d) les argiles et limons tendres n’étant pas stables et
carrossables, exécution du terrassement par étapes
(voir aussi figure n° 2):

1° excavation a la dragline jusqu’au niveau de la
berme, mise en place des protections de surface et
drainageau niveau de la berme;

2° excavation par tranches, 4 la dragline sur piste
de gravier tout-venant, jusqu’au fond de ’encaisse-
ment (surprofondeur de terrassement de 1,0 m par
rapport au niveau théorique de la forme de Iin-
frastructure), mise en place du drainage profond
et des épis de drainage;

3° mise en place d’un filtre en sable (0,20 m d’épais-
seur) (drainage, couche anticontaminante) et de
1,0 m de gravier tout-venant compacté, sur le fond
du terrassement, pour assurer la stabilité du pied
de talus et empécher le gonflement de ’argile; mise
en place des protections de talus (gazon, dallages
ou pavés);

4° construction de la superstructure de la chaussée:
fondation en grave compactée (ép. 0,60 m) et
couches de support en enrobés bitumineux (ép.
0,11 m) du revétement;

¢) pendant et apres les travaux, controle du niveau de la
nappe (voir § 3.2, ci-dessus).

4. — CONSTRUCTION

4.1. Terrassements

Les terrassements ont débuté au mois d’octobre 1962,
apres exécution du déboisage, du dessouchage et du
décapage de la terre végétale, et se sont poursuivis durant
tout ’hiver jusqu’en avril 1963.



Tablean 1T

Caractéristiques géotechniques des terrains intéressant la stabilité du talus

Terrain MLCL CL ML-CL CL

2) (3a) (3b) 3¢c)
Résistance au pénétromeétre N coups [ 20 cm 10-30 5-10 15-30 10-30
Teneur en eau W % 22,64+4,0 36,14+7,0 23,54-5,0 29,045,0
Densité humide Y t/m? 2,08 1,81 2,05 1,97
Densité séche ys t/m? 1,71 1,33 1,66 1,51
Indice de vide e 0,570 1,100 0,620 0,850
Saturation S % 95 95 100 96
Limite de liquidité LL % 46,2 27,9 37,0
Indice de plasticité 1P % 26,6 13,9 19,9
Teneur en argile 2u % 63,0 50,6
Teneur en gravier T4 % 0,0 4,0
Cohésion apparente:
Ecrasement intact c =¥%q, kg/cm? 0,8 0,30 0,6 0,42
Ecrasement remanié ct=Y%gq,, kglcm? 0,3 0,10 0,10 0,25
Moulinet intact S kg/cm? 1,6 0,30 0,6 0,6-1,0
Angle de frottement interne
tiax. drainé (c— o) ¢ 0 22-24 22-24

estimé @’ 0 26 26

Remarque: Les essais triaxiaux (exécutés par le VAWE 4 Zurich) sont des essais rapides consolidés avec mesure de la
pression intersticielle.

Tablean I11

Niveaux de la nappe au droit de la berme — cote d’alarme 395,70

Piézomeétre n° 1 2 3 4 5 6
Mars 1963 ............... 391,88 391,15 390,82 390,15 390,85 389,64
Avril. oo oo 391,88 391,15 390,75 390,19 390,88 389,67
Mai
o e e 392,32 391,65 390,99 390,37 391,05 389,89
Juillet ... .. ... L. 392,32 391,71 391,01 390,50 391,07 390,00
Aolt ..o, 392,21 391,52 390,89 390,43 390,97 389,84
Sept........... cxkksscmkonk 392,15 391,45 390,81 390,25 390,90 389,77
Oct R T 392,09 391,37 390,18 390,18 390,84 389,66
Nov. ......... cdxleascis 392,15 391,47 390,88 390,28 & 389,79
Déc.1963................ 392,10 391,41 390,74 390,22 389,70
Janvier 1964 .. ........... 392,09 391,42 390,73 390,20 389,69
Février ................. 391,96 391,33 390,64 390,24 389,67
Mars. ... .conehi# ... . . /o5 392,10 391,35 390,75 390,21 389,62
Avril. . . ... e 392,06 391,46 390,74 390,18 &
Mai...... et 392,10 391,37 390,74 390,20

Remarques: Les niveaux donnés dans ce tableau III de la culée n° 1 de ’OA 334 et de finition du talus. Ils seront
sont les cotes maxima mesurées pendant le mois correspon- incessamment remplacés par de nouveaux tubes.

dant, ce qui est logique, puisque la sécurité diminue lorsque
le niveau de la nappe monte;

le piézometre n° 1 se trouve sur la berme, a Pextrémité
coté Lausanne de la tranchée, alors que le n° 6 se trouve a
Pextrémité coté Geneve, pres de la culée n® 1 de ’ouvrage

Conclusions: L’examen du tableau IIT ci-dessus montre
que le niveau de la nappe, au droit de la berme, n’a jamais
dépassé, quelles que soicnt les conditions météorologiques,
la cote 392,35 (cote maximum du n® 1, juin-juillet 1963).

d’art n® 334, Dans ces conditions, nous voyons que le drain de pied
* Le piézomeétre n° 5 a été mis hors d’usage en novembre  de talus fonctionne normalement et que la stabilité du talus
1962 et le n° 6 en avril 1963, par les travaux de construction est toujours assurée.

13



1x10¢m,
Lil de saste 10 cm,
Tovt - vesznt.

Couche de /isison ABI6EY &cm  bitume /180 -220.
Couches e 0-25mm. 8ol 6cm. clasie 8. itum I80-228.
Stabilisation ev bitume i chavd, 9cm. sem:-concassé 0-285 mm

Semelie de candi 878 T4 Hunziker.
Bon P 150,

bitume 180-220 3% en

Mn 4%

Im. 2m

Fig. 6

1ls ont été exécutés en deux phases par deux drag-
lines avec godet d’une contenance de 1,2 m? (fig. 3 et 4).
Sit6t la premiére phase réalisée, le drainage de la berme et
les ouvrages de protection de la partie supérieure du talus
ont été mis en place: drainages diagonaux pour combattre
la saturation des couches superficielles, bandes «pré-
fabriquées» de gazon et feuilles de plastique, comme
protection contre I’eau, dans les zones non revétues.

Pour I’exécution de la deuxiéme phase, du niveau de
la berme a I’encaissement de la route, les argiles n’étant
pas carossables, les pelles et engins de transport roulaient
sur des pistesde chantier engravier tout-venantconstruites
précédemment.

Les matériaux excavés (120 000 m3 pour I’échangeur)
n’étant pas réutilisables (humidité naturelle supérieure a
259%,), ils devaient étre évacués et mis en décharge. Apres
chargement sur des camions lourds basculants de 10 m3
de capacité, du type Euclid ou Tournarock, ils étaient
conduits a4 des décharges aménagées spécialement de
fagon a étre accessibles et carrossables en tous temps,
situées au nord de I’échangeur et de part et d’autre de
Pautoroute, en remblai dans cette zone.

La liaison entre I’échangeur et les décharges était
réalisée par une piste de chantier en gravier tout-venant,
d’une épaisseur de 1,2 m et d’une largeur de 10 m, im-
plantée pour la plus grande partie sur le tracé de ’auto-
route (terrassements déja exécutés dans ce secteur). Ces
graviers ont été ensuite utilisés comme grave de fon-
dation et matériau de remblai.

Sans attendre la fin de la deuxiéme phase des terrasse-
ments généraux, il fut immédiatement procédé a la mise
en place du drainage profond de pied de talus et a la
constitution du corps de chaussée.

4.2. Drainages et superstructure de la chaussée

Le drainage de pied de talus se trouvant dans des sols
fins, instables et saturés, il devait comporter un filtre
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double, de fagon 2 éviter absolument des entralnements
de particules fines.

Il fut constitué de la maniere suivante (voir aussi
fig. 6):

1° tuyaux en ciment, @ int. 45 cm, perforés, enrobés
jusqu’aux %[5 supérieurs, avec fagon de radier;

2° 1er filtre: enrobage supérieur des tuyaux au béton
poreux, sans sable (15-30 mm), dosage CP 150;

3°2e filtre: sable brut, en contact avec les argiles et
limons de Pinfrastructure;

4° la partie supérieure de la fouille étant remplie avec du
gravier tout-venant.

Compte tenu de la granulométrie des terrains a drainer
et a protéger contre ’entrainement des fines, et confor-
mément aux prescriptions de la norme SNV 70125
(prescriptions pour filtre), le sable du 2¢ filtre devait
répondre aux conditions suivantes:

1°0,015 mm < d 15 < 0,15 mm

2° d 50 < 0,25 mm

3° d max = 2 mm, avec une tolérance de
59, de passanta 2 mm.

Apresanalyses etcontroles, le choix s’est porté sur un
sable brut provenant de la sabliere du Cannelet, et
répondant aux conditions énoncées ci-dessus. Les con-
troles effectués nous ont en effet donné:

= 0,032 0,15 mm
= 0,10 2 0,28 mm
3° d max = 0,3 2 20,0 mm (avec 2 a 39, passant a
2,0 mm)

Sur la forme de Pinfrastructure, nous avons mis en
place une couche filtre et anticontaminante pour éviter la
pénétration des fines du terrain dans la fondation, ce qui
aurait eu pour effet de la rendre gélive. La granulométrie
du terrain (sol naturel) étant la méme que celui de la



fouille du drainage profond, nous avons également utilisé
le sable brut dela sabliére du Cannelet.

La forme d’infrastructure a été réglée au trax léger, et
la couche filtre en sable, d’une épaisseur de 20 cm, a été
mise en place a la main. Le gravier destiné a épauler le
pied du talus et a éviter le gonflement de I'argile (épais-
seur 80 4 100 cm), ainsi que la grave de fondation, étaient
approvisionnées par camions, mis en place sur le sable au
trax léger, et cylindrés pour un premier serrage au rouleau
lisse, non vibrant. A ce moment seulement, les camions et
autres engins lourds étaient autorisés a circuler dans la
tranchée. Les graviers mis en ceuvre provenaient des
graviéres du pied du Jura frangais (Gex, Cessy, Méribel)
et des graviéres du canton de Genéve (Russin, Laconnex,
Bois-de-Bay, etc.).

Le gravierde la couche inférieure devaitétre facilement
compactable (soit coefficient d’uniformit¢ U plus
grand que 4, et courbure C comprise entre 1 et 3), et ne
pascomporterd’éléments dediamétre supérieura 100 mm;
la grave de fondation devait répondre aux mémes con-
ditions, et en plus, ne pas étre gélive (moins de 39, en
poids de particules de diamétre inférieur a 0,02 mm).

Les controles et analyses effectués par le laboratoire
(tableau n® IV) montrent que les graviers mis en ceuvre
répondaient aux conditions imposées.

Tablean V. Graves pour épaulements et fondations —
Controéle de qualité

Valeurs mesurées, passant 2 d mm en 9%, @ max. UCE.S.
0,002 0,020 0,060 2,0 mm - — 9,

2,0 20,0 80 220,8 22
6,0 44,0 130 128 3,5 84

minimum 0 0,6
maximum 1,0 3,3

Avant la mise en place du revétement, ces graviers ont été
compactés par des engins vibrants (plaques et rouleaux) et
nous avons procédé au contrdle de la portance par essais de
chatges avec plaque rigide (coefficient ME, kg/cm?).

Forme de la fondation: charges: 0,5-1,5-2,5-3,5 kg/cm?;
plaque circulaire, surface 700 cm?; diametre 30 cm, ME calculé
entre 1,5 et 2,5 kg/cm?; valeur minimum: 800 kg/cm?.

Tablean V. Controle du compactage de la fondation
en grave

Essais ME Valeurs mesurées
Nombre 12 Min: 857 Max:2000 Moyenne: 1310kg/cm?

La fondation possédait bien la portance requise et le
revétement pouvait donc étre posé.

Les conditions d’exécution dans 1’échangeur étant
trés difficiles, a savoir:

— terrains de fondation compressibles et 4 faible capacité
portante;

— hauts remblais, déblais profonds (tassements et gon-
flements prévisibles avec alternance rapide de ces
mouvements sur des distances trés courtes);

— terrassements exécutés simultanément avec la cons-
truction des ouvrages d’art;

— géométrie compliquée des voies, tant en plan qu’en
profil en long, avec nombreux raccords (pistes de
largeur variable);

— longueurs a revétir trés courtes (présence des ouvrages
d’art en construction);

nous avons adopté un revétement en enrobés bitumineux,
d’une épaisseur totale de 18 cm (revétement bitumineux
pour chaussées de classe V).

Ce type de revétement permettait une mise en place
rapide et souple sur n’importe quelle surface préte, quelles
que soient ses dimensions, par I’emploi de machines de
pose légeres (5-6 tonnes, au lieu de 30-40 tonnes pour
un train de bétonnage sur rails), sans rails, alimentées
par camions routiers. Des tassements et des gonflements
étant attendus, les ouvrages (fondés sur la moraine
graveleuse) constituant des points durs, le revétement
bitumineux pouvait suivre, plus facilement et avec moins
de désordres qu’un revétement rigide, les déformations
de I'infrastructure et de la fondation. De plus, les travaux
d’entretien et de réparation sont plus faciles a réaliser
étant donné la nature du matériau mis en ceuvre et le type
de machines utilisé. Du point de vue du trafic, il suffit de
prévoir des déviations et non la fermeture d’une piste qui
est alors occupée totalement par un train de bétonnage.

Le revétement définitif et complet comprend deux
couches de support en enrobés bitumineux a chaud
(HMT), d’une épaisseur de 11 cm, et un tapis de 7 cm en
béton bitumineux, formé de deux couches (inférieure:
liaison 4 cm AB 16U; supérieure: usure, 3 cm AB10). Le
revétement provisoire (pour une durée d’une année
environ) est constitué par les couches de support HMT.

La circulation s’effectue en ce moment sur le revéte-
ment provisoire. Dans les zones de déblai, le revétement
provisoire-type (11 cm) a été renforcé par une couche de
9 cm d’épaisseur de semi-concassé 0—20 mm stabilisé au
bitume 180-220, au dosage pondéral de 3%, dans le but
d’avoir, dans les zones 4 portance réduite, un revétement
résistant et stable.

L’enrobé bitumineux des couches de support (HMT)
a été étudié et fabriqué conformément aux prescriptions
de la norme SNV 40421.

La formule adoptée s’établissait comme suit:

% agrégats
0-20 mm, gravier T.V. semi-concassé

0 ;
Yo enrobés

Bois-de-Bay 87,0 83,0
0-1 mm, sable de carriere, Cannelet 9,5 9,1
< 0,08 mm, filler calcaire, Broc

(Sudan) 3,5 (100%,) 3,3

Bitume, pénétration 180-220 4,8 4,6
Totaux 104,8 100,0

Le contrdle de lafabrication nous a donné les résultats
suivants:

a) dosage moyen: p = 4,759, (pds sec agrégats)
avec les valeurs extrémes suivantes: p min = 3,289,
p max = 5,589,
Le dosage moyen obtenu est correct et ’enrobé
posséde une teneur en bitume conforme aux pres-
criptions.
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b) Tablean V1

Caractéristiques:
Dosage bitume:

Exigées Mesurées
4,8 9/, (agrégats)

Valeurs  (SNV 40421) Moy. Min.  Max,

Densité apparente DA t/m?® 2,36 2,36 2,30 2,40

Pourcentagedevide

HM 9%, 3-8 (63) 39 95
Coefficient de
remplissage CRY9Y, <80 628 556 73,5
SMkg >350 837 600 1032
FM mm 1,5-4,5 (3,34) 2,51 5,08
Conclusions: Les caractéristiques mécaniques de
I’enrobé sont bonnes.

Stabilité corrigée

Fluage

¢) La granulométrie du squelette de ’enrobé a été
déterminée apres I’essai d’extraction du liant. Elle
nous a donné un fuseau granulométrique qui respecte
dans son ensemble les tolérances admises.

L’enrobé HMT a été mis en place au finisher auto-
moteur Barber Green équipé de palpeurs. Le mélange
était mis en place entre 100 et 150 °, il subissait un premier
serrage au rouleau tricycle lisse (7t) 2 100° env. puis un
compactage définitif au rouleau a pneus lourd (20 t;
70-90 °) et enfin un dernier cylindrage au cylindre tandem
léger (4t; 40-60°) destiné a effacer les empreintes du
rouleau a pneus.

Le contrdle du compactage effectué nous a donné les
résultats suivants:

Tablean V11, Compactage

Spécifications: %, Marshall minimum: 959,

épaisseur moyenne prévue: 11 cm (645 cm)
Les résultats suivants ont été obtenus:
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24 échantillons Densité 9%, Marshall Epaisseur

Dat/m? moyenne (cm)
minimum 2,20 93,2 9.1
maximum 2,42 102,0 13,1
moyenne 2,34 98,7 10,3

L’examen du tableau ci-dessus montre que le compactage
obtenu est donc trés bon.

Le revétement provisoire mis en place est constitué
d’un excellent enrobé, correctement mis en ceuvre et bien
compacté. Son comportement actuel sous le trafic est
pour Pinstant excellent.

Pendant la période d’exécution de la fondation et du
revétement, les travaux de protection de la partie infé-
rieure des talus ont été également réalisées (fig. n°5)
(pavage en vibroplots préfabriqués, épaulements verti-
caux en gravier et engazonnement de la terre végétale
— printemps 1964), ce qui a permis d’ouvrir dans les
délais, le 23 avril 1964, cette artére au trafic.

5. — CONCLUSIONS

La réalisation de la bretelle Lausanne-Cointrin de
I’échangeur du Vengeron a posé 4 la direction des tra-
vaux de l'autoroute des problemes difficiles, dus au fait
notamment que cet ouvrage devait étre construit dans
des terrains de fondation de trés mauvaise qualité.

Son exécution, effectuée parallelement a la construc-
tion de 11 km de route et de 19 ouvrages d’art importants,
a été rendue possible, dans d’excellentes conditions de
sécurité et en respectant les délais, d’une part, en s’ap-
puyant sur les résultats de reconnaissances générales et
d’études géotechniques détaillées, et d’autre part, grace
a la collaboration active et bénéfique qui n’a cessé
d’exister entre la direction des travaux, ses experts, son
laboratoire d’essais et ’entreprise (consortium d’entre-
prises S.A. Conrad Zschokke et Jean Spinedi S.A.).

Nous sommes ainsi arrivés a exécuter, dans les délais
imposés et des plus brefs, et souvent dans des conditions
difficiles, un ouvrage conforme aux régles de ’art.



PREVISIONS ET OBSERVATIONS DES TASSEMENTS
POUR DEUX IMMEUBLES RECENTS B GENEVE

par Pierre DERIAZ, ingénieur dipl. EPF-SIA

Introduction

Nous n’avons pas a souligner ici I'importance du
calcul et des prévisions de tassement lors de la construc-
tion d’ouvrages d’art. Pour mémoire, nous rappellerons
simplement que pour des ouvrages fondés sur des ter-
rains méme peu compressibles, les tassements sont sou-
vent déterminants pour le choix du systéme de fonda-
tion ainsi que pour la détermination du taux de travail
admissible sur le terrain.

D’autre part, ’observation des tassements sur des
constructions existantes permet de suivre le comporte-
ment du sol lors de 'application d’une charge perma-
nente sur ce dernier et de plus d’étudier les réactions
de la structure lors de déformations provoquées par des
tassements différentiels. Seul, un examen approfondi
des observations faites sur des structures existantes
permettra de préciser les déformations admissibles sans
dommage et les limites & ne pas dépasser pour les tasse-
ments différentiels d’'un ouvrage donné,

Les deux exemples traités ici sont des batiments fon-
dés sur des argiles lacustres et glaciaires compressibles
bien connues & Genéve. Un immeuble, au quai Wilson,
sur la rive droite du lac, est fondé sur des vases et des
argiles rubannées lacustres et glacio-lacustres, alors que
le batiment des Palettes, au Grand-Lancy, repose sur
des marnes feuilletées du retrait wiirmien.

Les calculs et prévisions de tassement ont été effec-
tués suivant Terzaghi [2] et Kany [3] alors que 'obser-
vation et 'interprétation des tassements ont été faites
suivant la méthode développée par Neuber [4].

Meéthodes usuelles du calcul des tassements

Pour les terrains argileux, les calculs de tassement
sont le plus souvent basés sur la théorie de la consoli-
dation de Terzaghi [2 et 3]. La procédure standard est
la suivante :

Sondages et prélévement d’échantillons dans le
terrain.

Détermination de la compressibilité du terrain par
des essais de laboratoire (cedomeétres).
Etablissement d’un profil géotechnique indiquant
la compressibilité des couches de terrain intéres-
sant les fondations de 'ouvrage projeté.

Choix de la méthode de calcul (hypothéses sur le
mode de répartition des pressions dans le sol
ainsi que sur le mode de déformation de ce der-
nier).

Calcul des tassements théoriques et appréciation
des tassements différentiels probables.

Chacune de ces étapes peut introduire des erreurs
dans le résultat du calcul, par exemple : déformation
des échantillons au prélévement, procédure d’essai,
hétérogénéité du terrain, hypothéses simplificatrices,
etc. L’appréciation du résultat final est donc toujours
délicate.

Cependant, I’expérience prouve que dans de nom-
breux cas, cette méthode permet de prévoir avec une
précision suffisante les tassements.

Par contre, les prévisions concernant 1’évolution
des tassements dans le temps restent le plus souvent
imprécises, car elles dépendent d’accidents locaux sous
le terrain qui sont le plus souvent insaisissables en
laboratoire.

Observations et calculs d’aprés Neuber

Une observation directe des tassements sur un ouvrage
en vraie grandeur a 'avantage d’éliminer les erreurs
dues & I’échantillonnage du terrain par le laboratoire,
et une partie de celles dues aux hypothéses de calculs
(théorie de I’élasticité ou théorie de la plasticité) qui ne
permettent de saisir qu'imparfaitement le comporte-
ment réel du sol.

Par un choix judicieux des paramétres utilisés pour
Iinterprétation des mesures de tassement, il est pos-
sible de construire une courbe de tassement théorique
suivant exactement la courbe des tassements observés.
Cette courbe permet d’étudier I’évolution des tassements
dans le temps ainsi que la compressibilité globale du
terrain de fondation. Une fois ces paramétres établis,
ils pourront servir aux prévisions de tassement pour
un nouvel ouvrage construit sur le méme terrain. Les
sondages, qui seront toujours nécessaires pour recon-
naitre un terrain de fondation, auront donc pour but
essentiel d’identifier le sol & une classe connue, d’ou
simplification des essais de laboratoire et élimination
d’une cause d’erreur importante.

Neuber [4] propose pour I'interprétation des observa-
tions un modéle fictif, qui tient compte des dimensions
du systéme (largeur de fondation, épaisseur du terrain
compressible) d’un tassement instantané et d’un tasse-
ment différé (fig. 7). Ses notations sont les suivantes :

p/Pe
1
05
0 2
1
P
2 a e oQ e
‘ et
\
3 .
S/Se \ |

(D’APRES NEUBER)
Fig. 1. — Mod¢le de Neuber.



S = tassement moyen de I'immeuble ;
Soo = tassement moyen aprés un temps infini ;
t = temps;
z = profondeur;
p = pression moyenne sur le sol (admise uni-
forme) ;
oz = surcharge verticale du sol en profondeur;
Es, En = modules cedométriques instantané et dif-
féré ;
Eo = module cedométrique total ;
(1) ou
te = temps de construction ;
pe = pression a la fin de la construction ;
Se = tassement a la fin de la construction.
I;/;e surcharge relative en %, de pe.
s_/;e tassement relatif moyen en %, de se.
Lfte temps relatif en 9} de te.

donne I'importance relative du tassement instan-
tané et du tassement différé.

Le modéle choisi admet les équations suivantes pour
I’évolution des tassements dans le temps :

Pendant la construction (0o <t < te).

o3 1_. t _1_<t 1 — e
O Pe\Es —te_+En te | o.te )

Fin de la construction ¢ = te.

1o 1 1 1 1 — g—ote
S Es+ﬁ<_ ate )

Aprés la construction ¢t > te.

I

(2) S

@ S

- — (1 1 et —1
(4) S IO‘.p,{E—f-E—n(i—Te—at)}

2e

(5) ou Icr:f -dz  (coefficient de forme).

2

Sur plusieurs centaines de cas calculés, Neuber a
montré qu’a de rares exceptions prés les tassements
aprés la construction suivaient une loi exponentielle.

Pour permettre une généralisation des calculs par
I’emploi d’abaques sans dimensions, Neuber a introduit
les paramétres suivants :

T = o-te W=E-

=% = En

@l| el

Une courbe de tassement donnée et un coeflicient de
forme Io connu permettent alors de déterminer les
parameétres §, , T, g qui servent a calculer Es, En, Eo
(kg/cm?) et « (1/mois). Ainsi on obtiendra :

— la compressibilité globale du terrain Eo ;

— le pourcentage du tassement en fin de construc-

tion par rapport au tassement total ;

— JPévolution des tassements aprés la construction.

2

Immeuble au quai Wilson

En bordure du lac, a I'emplacement de I’Hétel Président,
le sous-sol est constitué d’abord par des remblais datant de
la construction des quais, puis par un ancien sol et du sable
reposant sur une épaisse couche de vase et d’argiles lacustres
et glacio-lacustres gorgées d’eau, traversées par des interca-
lations de lits plus sableux. Dés 29 m de profondeur environ,
on rencontre la glaise argileuse ferme et dure de la moraine
wiirmienne (voir fig. 2).

Les terrains intéressant les fondations de I'Hotel Président
sont donc plastiques, de consistance molle & tendre et pour
une teneur en eau variant entre 26 et 30 %, les essais cedomé-
triques donnent un indice de compression C¢ = 0,190.

Suite 4 une étude comparative pour différents niveaux
de fondation et aprés un essai de charge sur pieux, le systéme
de fondation suivant fut adopté :

Caisson rigide fortement armé, reposant sur une série de
112 pieux flottants de 20 m de longueur. La charge consi-
dérable de 10,2 t/m? est reprise pour une part égale au poids
du terrain excavé par le radier, le reste, soit 5,1 t/m? étant
repris par les pieux.

Le calcul des tassements a été effectué par la méthode
proposée par Terzaghi pour les pieux flottants [1] : substitu-
tion aux pieux d’un radier fictif se trouvant au tiers inférieur
de ces derniers, soit 4 — 17,50 m environ. Dans ces condi-
tions, I'épaisseur de la couche compressible est ramenée a
11,50 m, ce qui réduit considérablement les tassements.

Pour un module cedométrique moyen ME = 40 kg/cm?,
le calcul donnait un tassement théorique moyen S = 90 mm,

Le tassement moyen du batiment a été suivi a l'aide de
neuf repéres de nivellement. L’analyse par la méthode de
Neuber donne les résultats suivants (voir fig. 3) :

Es En Eo o Sco se
Sco
kg/cm? kg/cm? kg/cm? 1/mois mm
512 68 60 0,214 78 0,54

Le tassement final réel (Sco) serait donc environ 13 %,
plus faible que le tassement prévu, dans ce cas les valeurs
données par les essais de laboratoire sont donc bien confir-
mées. Il est d’autre part intéressant de noter que 54 9, des
tassements se sont produits pendant la construction, le
terrain s’est donc consolidé trés rapidement.

B=1Bom

2000

2-SABLE
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pieux 2 050m
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-2900

6.- GLAISE .ARGILEUSE peu compressible
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013.[ 52
4L CL 38 05 {o.zs X
5 CL 33 |08 (019 40
ESSAIS LABORATOIRE
Fig. 2. — Immeuble au quai Wilson.



Bitiment aux Palettes

Dans le quartier des Palettes, as Grand-Lancy, le sous-sol
est cara *Lérisé par la présence d'un important banc (plus de
20 m d'épaisscur) de marnes lenilletées tendres et compres-
sibles du retrail wiirmien. Fn surfa e, on rencontre une zone
plus limoneuse recouverte par un lit de sable et gravier de
faible épaisseur (voir fig. 4).

Le poids de I'immeuble 7,4 t/m? est repris par un radier de
40 cm d’épaisseur, le niveau de fondation étant arasé a la

8 © © S o
& ol&E~ < -
o
s [
)
S.Sol
+Rez.
Fig. 3. — Tassements au quai Wilson.
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6 CL [30:34[200 38| 050018 42
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Fig. 4. — Batiment des Palettes.

cote — 2,80 m par rapport au terrain naturel. Coté garage,
le radier est prolongé par un éperon de confinement, pour
éviter une rupture locale du terrain et assurer une répartition
favorable des pressions sous le ralier. La surcharge nette sur
le sol, aprés déluction du poids des terres excavées, vaut
ge= 2,4 t/m?% Pour une hauteur active dans le terrain
d’environ 15 m, le calcul donnait un tassement théorique
S =91 mm.

Le tassement moyen du batiment fut suivi a I'aide de huit
repéres de nivellement. L’analyse par la méthode de Neuber
donne les résultats suivants (voir fig. §) :

Es En Eo Seo g
Sco
kg/em? kg/cm? kg/cm? 1/mois mm
170 54 41 0,060 59 0,38
8 N Z @
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Fig. 5. — Tassements aux Palettes.
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Fig. 6. — Compressibilité et vitesse de tassement.

_— = rapport du tassement en fin de construction au tas-
Soco sement total

o = module cedométrique apparent du terrain.



Dans ce cas, le lassement final réel (Seo) serait done
enviran 33 9% plus laible que | Lassemenl préva, le labora-
toire donnant tématiquement des ompres ibilit’ wrep
él vées. 1)'aulre part, on notera qne ponr e terrain 3 9%
s ulement. de. @ s ment. se sant prosluits pendant la
construction.

Conclusions

Les deux exemples que nous avons sommairement
exposés ici montrent I'intérét d’'une analyse des mesures
de tassement.

[l existe une corrélation certaine entre les paramétres
‘hoisis [ ar Neub ret Ja natur du ou-sol. Par exemple,
pour de duré d  onstruction normales (comprises
enlr  8ix moi* | lrois ans) on peut établiv une abaque
donnant la relation entre la nature du sous-sol, la com-
pressibilité du  Lerrain la vilesse de consolidation
(voir fig. 6) ce quipermetd’ imerdavance le pourcen-
tage du ta s ment total atteint en lin de construction,

‘eule la multiplication des mesur  de ta sement sur

terrains dont la stratligraphie est connue permcttra
de généraliser « - résultats el d’améliorer amsi s n i-
Llement. la préci ion des prévisions de lLassement en

particulier en * qui * ncerne I'évolution de ces der
niers le temps. Ces mesures seront complétées par
unc analyse .tatistique d  a différentiel - et
ci n [ n-tindutyp d: [ ndation et de la nature
du seu - ol ; une étud lasée sur la notion de probal i-
litt permettant & Pingéni ur de micux apprécier |
risque inhérent au sy. tém de fondation -hoisi.

En conlui n, n u- e pérons avoir centribué par cel
exposé¢ & encourager | 1 ervation  tématiqu de tas-
ements pour tous | s ouvreag's importants de génie
civil.
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PROBLEMES GEOTECHNIQUES A L’INTERSECTION DE L’AUTOROUTE
GENEVE-LAUSANNE ET DES VOIES DES CHEMINS DE FER FEDERAUX
AU LIEU-DIT: « EN LARGES PIECES »

par H.B. de CERENVILLE & I. K. KARAKAS, ingénieurs, Lausanne

I. Introduction et projet

Au lieu-dit « En Larges Piéces », entre le pont sur la
Venoge et I'échangeur d’Ecublens de P’autoroute
Genéve-Lausanne, le tracé de l’autoroute nécessitait
la construction de sept ponts-rails, afin de permettre le
passage des voies de chemin de fer des lignes directes
Lausanne-Genéve d’une part, et les voies d’acceés de la
future gare de triage de Lausanne a Denges d’autre
part.

Lors de I’élaboration de I’avant-projet de I'autoroute,
bien que de mauvais sols alent été reconnus, I’étude des
différentes variantes montra qu’il fallait conserver les
ponts a cet endroit (fig. 1).

II. Etude géotechnique préliminaire

Dix sondages dont les profondeurs avaient été fixées
entre 9 et 20 m furent exécutés, avec des prélévements
d’échantillons non remaniés. Ils permirent de constater
la présence d’une couche argileuse tendre dont la sur-
face se trouve entre les cotes 392 et 393 aux sondages
nos 5, 6 et 7 et 4 396 m au sondage n° 10. Deux sondages

trés profonds furent cxécutés ultérieurement ; ils mon-
trérent que cette couche d’argile descend jusqu’a la cote
de 325 m environ et qu’elle devient encore plus tendre
et plus plastique en dessous des cotes 382 a 384 (fig. 2).

A P'emplacement des sondages n° 1, 3 et 4, on trouve
sur les argiles des sols sableux ou limoneux gorgés
d’eau. Le tableau ci-dessous résume la situation géné-
rale (fig. 3):

Son- . . q
) - Couche susceptible Niveau Argile
d:ge ey de devenir uante argile plus tendre
1 392,10 392,00 382,00
2 396,50 395,00-393,00 393,00 382,30
3 388,90 392,00 381,40-378,50
4 394,20 393,30 384,70-381,70
5 392,20 391,80-390,80 390,80 483,20-379,70
6 393,60 390,80-389,20 388,00 382,60
7 395,40 395.40-391,10 391,10 382,80-377,80
8 395,00 394,60-392,10 392,10 383,10-380,10
9 396,80 3Y6,80-392,80 392,80 383,70-378,60
10 397,50 397,50-396,40 396.40 384,80-379,80

Plusieurs essais cedométriques et de cisaillement
direct furent exécutés sur les échantillons intacts.
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La figure 4 montre le fuseau des courbes cedomé-
triques obtenues. L’indice de vide initial moyen était
de lordre de 0,75. Les compressibilités (cm?/kg) entre
0 et 1 kg/em? variaient de 0,098 a 0,162 et entre 1 et
2 kg/cm? de 0,033 & 0,068.

La figure 5 donne le fuseau de lignes de rupture
obtenues pendant les essais de cisaillement. Les valeurs
extrémes obtenues étaient les suivantes :

cx min = 0,08 kg/cm?
@, min = 6°

cy max = 0,25 kg/cm?
®,, max — 23°

avec les combinaisons extrémes ci-dessous :
cu = 0,08 kg/em? ®, — 110
cu = 0,25 kgfcm? ®, =130
cu = 0,18 kg/ecm?
¢ = 0,10 kg/cm?

Les conditions de fondation des ponts étaient donc
trés défavorables. Les taux de travail admissibles
variaient entre 5 et 10 t/m?, susceptibles d’étre aug-
mentés de 20 a 30 9%, seulement si 'on admettait des
tassements plus considérables et une sécurité au poin-
¢onnement réduite. La possibilité d’augmenter la stabi-
lité des fondations en exécutant des parois en béton
armé moulées dans le sol et servant de parafouille fut
rejetée au vu des importantes difficultés d’exécution et
de leur faible eflicacité par rapport a leur cofit. La solu-
tion finalement retenue fut d’exécuter de trés grandes
semelles renforcées par des pieux. Les dimensions des
semelles choisies nécessitaient une portance de 11 t/m?
au minimum. Cette chargefut divisée en deux, en admet-
tant que les pieux devaient reprendre la charge de la
semelle dépassant 8 t/m?2, soit 3 t/m2 En revanche, il
fut admis que les charges des culées fussent entiérement
prises par les pieux. Vu la trés grande épaisseur de la
couche d’argile, seuls des pieux flottants d’une lon-
gueur de 15 4 20 m étaient compétitifs ; leur charge
utile, calculée d’aprés les formules statiques de Skemp-
ton, ne devait guére dépasser 30 & 35 tonnes, compte
tenu de 'effet du groupe.

En ce qui concerne le terrassement de ’autoroute
proprement dite, et la stabilité des talus, des problémes
difficiles étaient prévus pour les travaux d’excavation ;
les engins de terrassement mobiles furent exclus d’em-
blée. Le renard dans les couches fluantes et la trés
mauvaise qualité des argiles dans les couches infé-
rieures rendaient les calculs de stabilité des talus trés
problématiques. D’aprés ces calculs, en utilisant
O, = 24° et ¢, = 0,12 kg/em? au-dessus de l'eau et
®, = 12° en dessous, une pente de 1:2 fut admise

6

Fig. 1. — La situation
schématique des ponts
en « Larges Piéces» avec
les fondations des ponts
IV et V.

pour le cas de drainage brusque de la couche aquifére
suspendue, et de 1:3 en dessous. En définitive, des
pentes de 1:2 furent recommandées pour les talus
jusqu’a 8 m et de 1: 2,5 pour les talus de 8 4 10 m de
hauteur. Pour drainer la couche supérieure des limons,
une canalisation au niveau des argiles fut projetée a
3 m en arriére de la créte du talus autoroute, du coté
du bois d’Ecublens, afin d’intercepter '’eau dans son
sens d’écoulement.

III. Début de ’exécution et premiéres difficultés

Afin de bien différencier les problémes, 1'exécution
des travaux sera traitée en deux parties, la premiére
concernant les fondations des ponts et la seconde le
terrassement de l’autoroute elle-méme.

A. Fondations des ponts

La figure 6 donne le profil en long du terrain naturel
et les niveaux des fondations des divers ponts. Les tra-
vaux des fondations débutérent par celles des ponts IV
et V, dans I’ordre suivant :

1. Exécution d’un remblai provisoire pour la déviation
des deux voies directes du chemin de fer Genéve-
Lausanne.

2. Exécution d’une plate-forme de travail a la cote 396
environ, c’est-a-dire en principe au-dessus des venues
d’eau et en dehors des couches susceptibles de {luer,
la plate-forme ayant di étre renforcée par 1 m de
chaille environ pour permettre la circulation d’engins
et de camions.

3. Battage des pieux Zeiss] & 50 cm, d’une longueur
moyenne de 22,50 m depuis la plate-forme a la cote 396.
Ces pieux furent bétonnés jusqu’au-dessous des semel-
les, dont le niveau variait entre les cotes 388 ct 389
pour les piles et de 395,50 pour la culée cdté Lausanne,
et de 394,30 pour la culée coté Geneve. Les pieux des
deux culées étaient armés, tandis que ceux des piles
¢taient prévus non armeés.

=~

Battage de palplanches de 12 a 14 m, créant des
enceintes complétes autour des semelles 1, 2 et 3
depuis la plate-forme a la cote 396.

5. Lixcavation avec ¢tayage dans les enceintes de pal-
planches pour les semelles exécutces successivement
dans I’ordre de 1, 2 et 3. Les premiéres difficultés avec
le comportement du terrain furent constatées a cette
étape. L’excavation compléte de la pile 1 élant ter-
minée, ’entreprise procédait a la mise en place du
béton de propreté quand celui-ci commenga a monter.
Cette montée fut accompagnée par la descenle du
remblai provisoire CFF adjacent. Les travaux furent
alors accélérés au maximum, afin de bétonner la
semelle et de la charger avec du tout-venant jusqu’a
la plate-forme pour stopper la remontée.



Iig. 22 — Plan de situation des sondages.
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Les sondages marqués d'un asterisque sont des sondages

complémenlaires exécutés en mars 1963,
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Fig. 4. — Fuseau des
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courbes cedométriques,

I'ig. 3. — L’argile des « Larges Piéces».
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Essais de cisaillement direct, rapide sur

échantillon, intact, immergé, non-consolidé

c min = 0,08 kg/cm2 ¢,min= 6°

c max= 025 kg /em? ¢umax =23°

05 15

Fuseau des essais de cisaillement.
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Fig. 8. — Coupes du dispositif pour essayer un pieu déja

sous la fondation exécutée.
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Fig. 7. — Forages dans les pieux.

Des mesures exactes de la remontée du fond de
fouille ne purent étre faites, vu ’embarras des étais et
le trés rapide avancement des travaux. Parallélement,
des tassements furent observés sur le remblai CFF
adjacent ; ces tassements démontraient 'importance
des mouvements de terre.

Sur la base de ’expérience faite a la pile 1, les piles 2
et 3 furent exécutées par tranches et surchargées au fur
et & mesure, afin de limiter les dégits. Des remontées
de fond furent quand méme constatées; elles furent
toutefois beaucoup moins importantes que celles obser-
vées pendant ’exécution de la pile n® 1. A la fin du
bétonnage des semelles et de leur recharge provisoire
par le ballast tout-venant, un tassement estimé a
environ 30 9, des remontées fut constaté. Ces tasse-
ments dus au poids propre des fondations et a la sur-
charge se sont stabilisés aprés plusieurs semaines.

Les remontées des fonds de fouilles furent accompa-
gnées par celles des tétes de pieux (non armés sous les
piles) ; ce fait suscita des craintes justifiées au sujet du
comportement des pieux. Le probléeme fut alors de
déterminer & quel point on pouvait encore compter sur
leur portance. Pour répondre a cette question, deux
types de reconnaissance furent entrepris.

Forage a Uintérieur des pieus

La décision de bétonner et de charger la semelle de
la premiére pile des ponts IV et V le plus rapidement
possible pour stopper les remontées empécha d’y laisser
des tubes d’acces, ce qui excluait tout forage dans les
pieux de ladite scmelle. En revanche, quelques tubes
furent laissés sur les pieux de la deuxitme pile pendant
le bétonnage et a travers la recharge de ballast sur
celle-ci. D’autre part, des forages furent également
exécutés dans les pieux des culées des ponts IV et V
ainsi que dans les pieux des ponts I, II et III déja
battus (fig. 7).

I fallait distinguer quatre espéces de pieux, selon
leur implantation et leur armature :

a) Les pieux non armés des palées des ponis IV et V se
trouvaient a l’emplacement qui avait subi les plus
fortes remontées de sol par le fond de la fouille, car
ces remontces se produisirent sans que l’on s’en aper-
coive immédiatement ; elles furent, de plus, rapides.
Les résultats de forage obtenus dans ces pieux furent
imprécis pour deux raisons :

10 carottage en petit diamétre avec récupération in-
complete ;



2° mauvais centrage permettant au forage d’entrer et
de sortir d’un pieu présentant des irrégularités de
surface.

b) Les deux forages exécutés dans les pieux armés des
culées des ponts IV et V indiquérent des fissures non
ouvertes et un seul vide de 1 cm.

¢) Les pieux non armés des palées des ponts I, II et I11
qui n’avaient pas été soumis a des remontées de ter-
rain présentérent quelques fissures non ouvertes, mais
aucun vide.

d) Les preux armés des palées des ponts I, 11 el 111 qui
n’avaient pas non plus été soumis a des remontées de
terrain ne présenterent aucune fissure.

En conclusion, on pouvait dire que :

1. Les pileux non armés étaient tous fortement fis-
surés ou cassés aux ponts IV et V, relativement
beaucoup moins aux ponts I, II et III.

2. Les pieux armés étaient fissurés par endroit aux
ponts IV et V, mais pas du tout aux ponts I, 11
et IIL

3. Les ouvertures des fissures (vides) dans les pieux
non armés n’existaient que lorsqu’il y avait eu
des remontées de sol autour des pieux.

4. Les pieux armés ne présentaient que des fissures
non ouvertes.

5. La sollicitation des pieux résultait de trois fac-
teurs :

a) Poussée des terres en profondeur due a la sur-
charge adjacente du remblai de déviation, a la déni-
vellation entre le niveau des fondations et le niveau
du terrain naturel, respectivement pour les ponts
IV, Vet I, IT et IIL

Poussée des terres due au battage des pieux dans
une argile trés plastique instantanément trés peu
compressible, créant des efforts de traction dans
les pieux adjacents.

¢) Battage de palplanches créant des poussées simi-

laires a celles mentionnées sous b.

b

6. Un désaxement entre les différentes parties des
pieux, séparés l'un de l'autre par des fissures
annulant un transfert de charge, ne semblait pas
a craindre.

Essais de charge des preux

Trois essais de charge de pieux furent exécutés ; il
convient de distinguer les essais des pieux des palées
des ponts IV et V préalablement mis en charge par la
fondation et la recharge de bollast et tassés de 3,5 cm
environ, et I’essai exécuté sur un pieu des ponts I, II
et IIT qui n’avait pas été préalablement chargé. Le
résultat obtenu par le chargement d’un des pieux des
palées IV et V est trés intéressant. Le pieu avait
supporté les paliers de charge de 12 et 24 tonnes avec
des tassements négligeables, presque égaux a I’élasticité
du pieu, lorsqu’il descendit brusquement d’environ
35 mm sous une charge approximative de 40 tonnes
pendant I'augmentation de la charge de 24 a 48 tonnes.
Aprés cette chute, le comportement du pieu sous la
charge de service de 48 tonnes (35 tonnes augmentées
par le facteur du groupe), ainsi qu’a 72 tonnes (150 9,
de la charge de service), fut trés satisfaisant. La des-
cente brusque a 40 tonnes pouvait étre expliquée par
une fissure non fermée par la surcharge. En effet, au
début, la charge fut reprise par le frottement de la
partie du pieu au-dessus de la fissure, la fissure se
referma ensuite brusquement, puis le comportement du
pieu redevint normal (fig. 8).

Enveloppe des Sig
\

Y

: \

Diametre du pieu 50cm env.

Longueur de battage 22,18m

28 Longueur bétonnée 15,13m

30 Longueur perdue 705m

32 Armature sur 14,00m

Conditions & l'époque d'essaig
tous les pieux battus

ieu
42 pessaye'

Fig. 9. — Résultat d'un essai de pieu.

Les résultats obtenus durant le deuxiéme essai d’un
pieu des palées des ponts IV et V furent trés satisfai-
sants ; les tassements négligeables correspondaient, en
grande partie, a I’élasticité du pieu méme. Le troisiéme
essal, exécuté sur un pieu non préalablement chargé,
donna des résultats plus complets (fig. 9). Cet essai
indiqua que la rupture devait se produire entre 70 et
80 tonnes de charge, ce qui correspond & une résistance
moyenne & la rupture de 5 t/m! de pieu (en négligeant
la résistance en pointe) ou d’environ 3 t/m? de frotte-
ment latéral.

Les conclusions générales a tirer des deux méthodes
de reconnaissance adoptées en vue de déterminer le
comportement ultérieur des pieux pouvaient é&tre
résumées comme suit :

1. La charge utile des pieux non fissurés, armés ou non,
était conforme aux prévisions établies sur la base d'un
calcul statique.

2. Les pieux présentant des fissures ouvertes porteraient
également leur charge, mais aprés un tassement cor-
respondant aux ouvertures des fissures situées approxi-
mativement dans les dix premiers meétres du pieu.

3, Dans les palées des ponts IV et V, il était vraisem-
blable que des tassements se feraient encore sentir
lors de la mise en service des ponts, car & ce moment-la,
la charge effective sur les pieux dépasserait largement
celle initialement prévue puisque les remblayages
n’auraient pas encore été enlevés.

4. Dans les palées des ponts I, II et III, les remontées
de sol qui se produisirent dans une mesure relative-
ment faible avant le bétonnage de la semelle ne parais-
saient pas avoir affecté sensiblement la résistance des
pieux.
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5. Il semblait donc que les pieux étaient capables de
porter les charges pour lesquelles ils avaient été prévus,
ceci aprés certains tassements complémentaires aux
ponts IV et V, et moyennant des tassements un peu
plus élevés que normalement aux ponts I, IT et III.

Durant toutes ces études, I’exécution des ponts IV
et V continuait suivant le programme prévu. Les piles
étant élevées, la superstructure métallique fut posée et
le tablier bétonné. Des installations de vérins furent
prévues pour permettre le rehaussement des ponts
paralléelement aux tassements.

B. Terrassements de l'autoroute
En méme temps que toutes les difficultés rencontrées
durant ’exécution des ponts, d’autres difficultés sur-
girent encore pendant I’excavation de la tranchée
nécessitée par l’autoroute méme. Ces tranchées, d’une
hauteur maximum de 11 4 12 m, avaient é1é projetées
avec un talus de 1:2,5 et un drainage préalable des
niveaux limoneux gorgés d’eau. La canalisation de
drainage ayant été exécutée, I'entreprise commenga le
terrassement des talus selon les indications données.
Tous ces travaux débutérent au mois de mars 1962 ;
au mois d’aolt 1962, juste avant ’achévement complet
des travaux, des amorces de rupture se produisirent
dans les talus du c6té d’Ecublens (c6té de I’écoulement
des eaux). Les fissures furent relevées, afin d’essayer de
calculer les caractéristiques effectives existant sur le
terrain, selon les hypothéses faites. D’autre part,
quelques échantillons intacts furent prélevés afin de
réexaminer leurs caractéristiques. Chaque échantillon
fut soumis aux essais habituels : teneur en eau, densité
apparente, limite de liquidité et limite de plasticité,
dont deux résultats sont donnés dans le tableau
ci-apreés :
LEchantillon 1 Echantillon 2

Teneur en eau . . . . 9% 28,3 26,9
Densité apparente kg/dm? 1,99 2,01
Limite de liquidité . . 9% 39,8 40,6
Limite de plasticité . . 9 18,6 19,7
Indice de plasticité . . 9 21,2 20,9

Afin de déterminer la sensitivité des sols, quelques
essals de compression simple avec mesures des raccour-
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cissements spécifiques € 9, furent également exécutés
dans I'ordre suivant :

Sur I’échantillon intact d’abord, mesure de la résis-
tance & la compression simple (¢; kg/cm?) en fonction
du raccourcissement spécifique € %,. Ensuite, remanie-
ment de I’échantillon sans modification de la teneur en
eau, mesure de la résistance puis deuxiéme remanie-
ment et deuxiéme mesure de la résistance. Les résultats
sont donnés ci-dessous :

Echantillon 1 Echantillon 2

(394 m env.) (392 m env.)
Résistance ¢s (kg/cm?) intact 0,34 kg/ecm? 0,73 kg/cm?
e9% 151 26,2

Résistance gs (kg/cm?) aprés

premier remaniement. 0,157 kg/cm? 0,44 kg/cm?

€% 39,4 33,2
Résistance ¢s (kg/cm?) apres
deuxiéme remaniement 0,168 kg/cm? 0,41 kg/cm?
€% 37,0 36,0

D’autre part, des essais de cisaillement direct, rapide,
non consolidé, immergé, sur I’échantillon intact et
remanié, furent également entrepris pour déterminer
I'influence du remaniement sur I’angle interne de frot-
tement et la cohésion.

En conclusion, les essais de résistance effectués au
niveau de I’autoroute ou un peu au-dessus ont indiqué :

a) que les résistances obtenues n’étaient pas sensiblement
différentes de celles trouvées lors des sondages préli-
minaires ;

b) que les résistances au cisaillement des limons argileux
superficiels n’étaient pas appréciablement affectées par
I’immersion;

¢) que le remaniement complet des sols réduisait les
angles de frottement interne de 35 a4 45 9, et les résis-

tances & la compression simple de 40 a 80 9%, en
moyenne de 50 % en tout cas.

Parallélement a ces investigations de laboratoire, une
série d’études de stabilité fut entreprise, par la méthode
graphique de Fellenius, pour diverses hauteurs de talus,
en utilisant les fentes relevées, en admettant des coetli-
cients de sécurité de 1 et des angles de frottement
interne variant entre 0° et 10°. La figure 10 donne les
cohésions effectives permettant & une rupture de se
produire, en fonction de ® et de la hauteur du talus.
En examinant ce diagramme, on constate que, considé-
rant que la cohésion effective ne doit pas varier avec
la hauteur du talus, seul ’'angle de frottement interne
®, = 100 environ satisfait a cette condition. On put en
déduire qu’on pouvait admettre @, = 8 — 100 avec
¢y = 0,7—0,55 t/m2

A ce stade d’étude, il fut remarqué que les angles de
frottement interne obtenus en laboratoire au-dessus de
la cote 392 étaient plus élevés que ceux obtenus par le
calcul de la stabilité des talus effondrés.

Les caractéristiques effectives des sols a grande
échelle étant fixées, une étude fut entreprise pour
déterminer la forme a donner aux nouveaux talus.
Dans cette étude, on considéra un talus de 11 m de
hauteur pour les trois cas suivants :

a) talus continu avec une pente de 1: 3,3 ;

b) talus de pente moyenne 17° (1 : 3,3) avec plate-forme
intermédiaire de 9,50 m & 6 m au-dessus du pied,
les pentes effectives des deux talus étant de 1:2,5;

c) talus de pente moyenne 15,3° (1:3,6) avec plate-
forme intermédiaire de 12,50 m a 6 m en dessus du
pied, les pentes effectives des deux talus étant de
1:2,5.



Les résultats de cette étude sont donnés dans le
tableau ci-dessous sous forme de coelficient de sécurité
totale et de sécurité sur la cohésion seule.

Cas a Cas b Cas ¢
Sécurité totale . . . . 1,13 1,25 1,41
Sécurité sur cohésion , 3,2 infini infini

Il ressort du tableau, par comparaison entre les cas
@ et b, qui ont la méme pente moyenne (1:3,3) que
la plate-forme intermédiaire offre une sécurité plus
grande que le” talus continu, pour une excavation plus
faible. Il ressort en outre que la sécurité du cas b (1,25)
était un peu faible et qu’il était souhaitable de 'aug-
menter un peu, ceci bien que la sécurité sur la cohésion
soit infinie. En conclusion, on admit un profil constitué
comme suit & partir du niveau de la forme :

Talus a4 1: 3,3 (17°) sur 6 m de hauteur.

Plate-forme de 11 m de largeur.

Talus & 1: 3,3 (179) sur 4 4 6 m de hauteur jusqu’au
couronnement.

Si la hauteur totale du talus était inférieure 4 9 m,
on pouvait réduire la largeur de la plate-forme & 8 m.

Le probléme des venues d’eau qui se produisaient
dans les 3 m supérieurs du talus fut résolu par la cons-
truction d’une nouvelle canalisation de drainage 4 3 m
de profondeur (niveau des argiles). Il semblait prudent
de la situer un peu plus en arriére que la premiére fois,
soit & environ 8 m de la créte et de placer les trous de
drainage un peu en dessous du niveau de P’argile
étanche. Le drainage coupait les venues d’eau qui, sans
cela, se seraient écoulées sur le talus en entrainant des
limons et en provoquant des renards. Les décisions
ainsi prises furent exécutées immédiatement en élargis-
sant la plate-forme a4 16,5 m pour les commodités de
chantier. Les travaux furent achevés vers la mi-
octobre 1962.

Au début du mois d’avril 1963, de nouvelles ruptures
furent constatées, se manifestant par une fissure et un
affaissement se situant de 5 4 8 m en arriére de la créte
et une autre fissure entre 7 et 10 m en aval de celle-ci.
Une autre rupture était visible par endroit au pied du
talus supérieur ou un peu en avant de celui-ci. Des
remontées de sol et des déplacements horizontaux appa-
rurent un peu en dessous de la créte du talus inférieur
et surtout au pied de celui-ci.

Les mouvements au pied furent mis en évidence par
une inclinaison des chambres de visite de la canalisation
de l’autoroute qui fut poussée, par le bas, par un écra-
sement des tuyaux longitudinaux a leur jonction avec
les chambres et enfin par une poussée des tuyaux
transversaux inclinés qui poingonnérent la chambre.

Ceci constituait un probléme qui fut réétudié de
diverses maniéres. Les soucis, créés par I'instabilité
visible de ces talus et la nette diminution des résistances
au cisaillement en profondeur conduisirent & rechercher
la cause de ces phénoménes. C’est ainsi qu’un certain
nombre de tubes piézométriques furent battus afin de
vérifier la présence des pressions interstitielles. En fait,
ces mesures mirent en évidence de telles pressions.
D’autre part, cinq nouveaux forages permirent le prélé-
vement d’échantillons non remaniés servant a déter-
miner & nouveau les valeurs effectives de I’angle interne
de frottement et de la cohésion en profondeur. L’em-
placement (marqué d’un astérisque) de ces sondages

est reporté dans la figure 2. L’exécution de ces sondages
fut caractérisée par deux faits :

1) la grande résistance a la pénétration des cuvelages,
due en partie au frottement latéral de ceux-ci contre
le sol, mais surtout a la grande élasticité du terrain
qui fut la cause de refus élastiques de cinq ou six fois
les refus permanents, de sorte que les cuvelages ne
s’enfongaient que trés lentement ;

2) la tendance du terrain a4 se refermer et 4 remonter
dans les cuvelages a partir d'une profondeur variant
entre 7 et 10 ou 11 m, en dessous de la cote 383 environ,
les fortes remontées étant toujours associées a la pré-
sence de veines sableuses ou limoneuses sous forte
pression hydrostatique.

Les sols rencontrés étaient constitués par des limons
argileux ou des argiles limoneuses varvées de veines
limoneuses, parfois sableuses. Deux couches distinctes
étaient généralement présentes a tous les sundages :

a) la couche supérieure, de limon argileux gris olive
varvé d’argile plastique ou de limon pur s'étendant
jusqu’a la cote 383 environ. Cette couche présentait
des teneurs en eau de 23 a 27 %, avec des densités
apparentes de 2,07 a 1,93 kg/dm?® et des résistances
a l’écrasement sur cylindre variant entre 0,34 et
1,01 kg/em?, en général entre 0,4 et 0,6 kg/cm? Les
limites de liquidité variaient entre 41 et 45 9%, les
limites de plasticité entre 17 et 20 9 ;

b) la couche inférieure, d’argile limoneuse trés plastique
gris foncé, parfois presque noire, avec des varves ou
fines couches de limon ou de sable aquifére sous forte
pression hydrostatique.

Les résultats des essais exécutés sur les échantillons
non remaniés sont exposés ci-dessous :

Angle de frottement Angle de frottement
Son- et cohésion et cohésion
dage Etotondens essais rapides essais lents
non consolidés et consolidés
cu , ¢’
Pu ) | (kesom?) ™ | (kg/om?)
1 388,00-387,50 13,7 0,17 30,1 0,06
1 383,55-382,95 4,0 0,17 22,3 0,07
2 383,00-381,80 4,0 0,11 23,0 0,02
3 391,25-389,55 12,4 0,10 29,256 0,02
3 387,45-386,63 8,5 0,06 29,0 0,02
3 393,66-393,15 8,0 0,20 29,25 0,04
3 379,35-378,95 3,4 0,i3 24,7 0,04
4 388,15-387,75 13,0 0,17 26,4 0,05
4 384,15-383,75 15,6 0,09 24,0 0,06
5 386,40-386,05 11,25 0,15 26,5 0,04
5 383,10-382,70 10,2 0,13 26,5 0,03
5 380,40-380,00 5,1 0,13 18,7 0,03

D’autre part, des essais triaxiaux exécutés sur les
échantillons non remaniés donnérent les résultats sui-
vants :

ds;.'Jg]:es Profondeur w % a]p?;:f;fléte Ct/mf Q' © | Oy (@)
1 3R4,05-383,65 30,7 1,94 3,6 0 0
1 376,35-376,05 30,2 1,95 0,8 22 14
2 384,65-384,056 25,5 2,03 0 24 15
2 377,60-377,25 25,4 2,04 0 15 10
5 381,45-380,80 33,9 1,90 3,0 15 8

Sur la base de ces valeurs, la stabilité des talus fut
réétudiée pour les valeurs suivantes :

Couche Couche

supérieure inlérieure
Angle frottement apparent @ 120 40

Cohésion apparente c. (kg/cm?) 0,08 0,13
Angle frottement effectif @’ 240 210
Cohésion efTective ¢’ (kg/cm?) 0 0
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Fig. 11,

Les études furent faites sur le profil donné dans la
figure 11. Tout d’abord, on rechercha quel était ’angle
de frottement interne apparent minimum requis pour
une cohésion ¢ = 0,5 t/m?, pour les deux cercles de
rupture A et B de la figure 11.

Pour le cercle A, on obtint un angle de frottement
interne apparent de 5,3° pour une sécurité f, = 1 et de
4,70 pour f, = 0,9. Quant au cercle B, les résultats
furent de ® = 69 pour f, = 1 et ® = 5,20 pour f, = 0,9.

En tenant compte des pressions interstitielles qui
furent constatées a cette époque et en admettant un
angle de frottement interne effectif de 20° et une cohé-
sion de 0,2 t/m? on calcula pour chacun des profils A
et B la position du niveau piézométrique (horizontal ou
incliné) requise pour obtenir des sécurités de 1, respec-
tivement de 0,9. Les calculs montrérent qu’avec un
niveau piézométrique horizontal, celui-ci se trouvait
entre 3,8 et 4,5 m sous la créte pour des sécurités de
0,9 et 1, tandis qu’avec un niveau piézométrique incliné,
celui-ci oscillait entre 2,1 et 2,8 m sous le terrain naturel
pour lesdites sécurités. Ceci étant, le niveau piézomé-
trique fut admis & environ 2,80 m sous le terrain naturel
ancien. On étudia alors les six profils I a4 VI de la
figure 11, qui donnérent les coefficients de sécurité
ci-aprés pour le cercle A :

Profil  Profil  Profil  Profil  Profil  Profil
I 11 111 v v VI
Sécurité 0,91 1,00 1,04 1,15 1,20 1,33

Les calculs exposés ci-dessus démontraient que pour
obtenir un coeflicient de sécurité a peu prés acceptable,

Irig. 12,
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1l fallait adopter soit le profil IV (c’est-a-dire le profil 111
avec recharge au pied) soit le profil V (qui était trés
plat avec une pente de 1 : 10 & partir de la plate-forme).

La stabilité du talus inférieur étant douteuse, ainsi
que l'indiquait la fissure observée dans la berme, ce
talus fut donc étudié séparément, selon la figure 12, en
ayant toujours le niveau piézométrique a 2,80 m sous
le terrain naturel ancien pour trois hauteurs de talus
de 5, 4 et 3 m. Diverses surcharges S;, S, et S; placées
au pied furent également envisagées afin d’accroitre la
sécurité totale ; celles-ci sont indiquées dans la figure 12.
Les calculs correspondants donnérent les résultats sui-
vants :

Sécurité totale [y

Hauteur talus Surcharge Sécurité
5,00 m 0 0,47
5,00 m S, 0,56
5,00 m S+ S, 0.82
5,00 m Sg 0,62
5,00 m Sy 4 Sy + S, 0,96
4,00 m 0 0,52
3,00 m 0 0,48

D’aprés ce calcul, il est évident qu’avec le niveau
piézométrique supposé, le talus n’était absolument pas
stable et qu’il était inutile de diminuer sa hauteur, car
plus celle-ci s’amoindrissait, plus la sous-pression de
I’eau prenait de 'importance et la sécurité restait par
conséquent insullisante. Il fallait donc charger le pied
avec toutes les surcharges possibles pour ramener le
coeflicient de sécurité un peu en dessous de 1. Il était

@ a2c
C’ & Qat/m?



Fig. 13.

Fonctionnement d’un puits de décharge.

clair que cette situation catastrophique existerait avant
tout au moment du terrassement et que plus tard, une
fois le niveau piézométrique abaissé, la sécurité aug-
menterait sensiblement. Les études présentées ci-dessus
permettaient d’envisager deux possibilités pour obtenir
une sécurité acceptable.

1) tailler le talus selon le profil IV, c¢’est-a-dire le profil I11
avec une recharge au pied;

2) tailler le talus selon le profil V, trés plat.

Vu la nécessité de rendre — dans la mesure du pos-
sible — les terrains a I’agriculture, le profil V fut adopté.
Celui-ci offrait en outre I’avantage que si de nouvelles
difficultés devaient surgir, il était possible de recharger
le pied et d’accroitre ainsi la stabilité. Cette solution fut
donc exécutée. Des puits de décharge d’environ 40 cm
de diamétre, d’'un espacement de 5 m et remplis de
ballast de 0 & 8 mm furent forés au pied des talus; ils
contribuérent a4 diminuer la surpression. Actuellement,
les talus sont totalement stabilisés (fig. 13).

IV. Nouvelle étude du projet
a la suite des difficultés observées

Cuve en béton armé

L’aplatissement des pentes des talus eut une trés
grande répercussion sur les ouvrages CFF. Une solu-
tion au moyen de viaducs prolongés (par rapport au
projet initial) augmentait la longueur totale de ceux-ci
de 1 km environ. De plus, cette solution supposait la
construction de fondations profondes, trés colteuses,
car des fondations superficielles auraient dangereuse-
ment surchargé les talus de ’autoroute déja peu stables,
et les délais devenaient impossibles. De toute maniére,
la stabilité restait précaire, des ruptures localisées pou-
valent compromettre la stabilité des appuis des viaducs
d’acceés. Ainsi, la construction de viaducs d’accés de
grandes longueurs, extrémement colteuse, ne permet-
tait pas de résoudre de maniére satisfaisante le pro-
bléme de la stabilité générale de cette zone. Une autre
solution, la création d’une cuve en béton armé a I’em-
placement de I’autoroute, fut alors envisagée et adoptée
avec l'accord de M. le professeur Schnitter, conseil du
Bureau des autoroutes. Afin de faciliter, dans la mesure
du possible, I’exécution de la cuve et d’en diminuer la
longueur cdté Genéve, les CFF examinérent la possibi-
lité de déplacer coté Lausanne le point de jonction des

voies de sortie du triage et de remplacer les ponts VI
et VII par un seul pont. Ce déplacement, qui fut décidé,
était accompagné d’un abaissement du niveau de la
voie d’'environ 3 m, réduisant ainsi la hauteur des
parois & 7 m environ.

Malgré l'existence de semelles de fondation impor-
tantes (ponts I & V) qui rendaient difficile ’exécution
du radier de la cuve (la hauteur disponible entre le
niveau fini de ’autoroute et le dessus des semelles étant
trés réduite), il fut cependant possible de modilfier le
profil en long de 'autoroute et de remonter le niveau
fini de 40 a4 60 cm dans les zones des fondations déja
construites, ce qui permettait d’augmenter sensible-
ment ’épaisseur du radier. La suppression d’une des
voies de sortie du triage et le ripage de l’autre voie en
direction des voies directes permirent un raccourcisse-
ment de la cuve d’environ 55 m. Coté Lausanne, les
voies d’entrée de la gare de triage franchissant les
ponts I, TT et III se situaient 10 & 14 m plus haut que
le niveau de l'autoroute. Il était exclu d’exécuter des
remblais d’une telle hauteur, car ils auraient provoqué
un déséquilibre certain. Dans cette zone, les viaducs
furent maintenus. L’extrémité de la cuve fut choisie de
maniére a assurer la stabilité du remblai des voies
directes. La stabilité générale de la cuve ainsi congue
fut étudiée pour chacun des profils autoroute sur des
coupes perpendiculaires a ’autoroute ainsi que sur des
coupes perpendiculaires aux voies CFF dans les zones
critiques. C’est ainsi que furent fixées les limites de la
cuve et les diverses constructions s’y rattachant. Les
profils en travers étudiés furent de deux types: les
premiers se rapportaient a la situation définitive lorsque
toutes les voies seraient en service, les seconds a la
situation au moment de l’exécution de la cuve. Dans
les deux cas, les zones critiques se situérent au voisinage
des ponts des voies directes IV et V (fig. 14).

Etudes de stabilité générale : Les bases de cette étude
furent constituées par les profils en travers extraits des
plans établis par la Division des travaux CFF. Ils sont
reportés sur la figure 14. Le but de I’étude était de:

a) pour Uétat définitif
1) déterminer la stabilité de la cuve prévue et celle des
terrains environnants et notamment déceler si la cuve
risquait des soulévements ;
2) déterminer les efforts agissant sur la cuve, de maniére
a la dimensionner correctement.

b) pour Uétat en cours d’exécution

1) déterminer la stabilité des terrains et des ouvrages
et voies des CFF ;

2) proposer des méthodes d’exécution de la cuve.

L’étude de la stabilité générale fut également basée
sur une méthode d’allégement des remblais d’accés par
Pemploi des buses ARMCO qui diminuaient la sur-
charge de 45 9%, environ.

Etant donné que cette étude dura plusieurs mois, en
partie avant de travailler avec les pressions intersti-
tielles et en partie aprés la détermination de celles-ci,
les calculs furent basés au début sur les caractéristiques
géotechniques apparentes totales sans tenir compte de
la surpression et ensuite sur les valeurs effectives,
compte tenu de la pression hydrostatique. La valeur du
facteur de sécurité exigé pour I’état en cours d’exécu-
tion fut fixée par le professeur Schnitter a 1,15, et pour
I’état définitif a 1,25.
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Fig. 15. -—— Profil type de remblai allégé.

En examinant les calculs préliminaires de stabilité
exécutés principalement aux profils A 70 A8 A9 et
A 10, 1] fut constaté que deux familles de cercles repré-
sentaient des surfaces de glissement probables entrant
en ligne de compte :

10 les cercles partant de la proximité immeédiate de la

cuve coté lac, dits « petits cercles » ;

20 les cercles influencés par les surcharges qui c¢talent
créées par les nombreux remblais d’accés des ponts
CFF coté lac et qui passaient assez profondément sous
la cuve pour aboutir du c6té Jura de celle-ci, dits
«grands cercles ».

Une autre constatation faite d’aprés les tout pre-
miers calculs était que dans I’état définitif, la cuve
seule ne serait pas sullisante pour assurer la stabilité
générale. L’exécution d’une paroi, de préférence moulée
dans le sol, fut donc admise, afin de couper les cercles
de glissement dangereux coté lac et Jura, que ce soit
pour les «petits» ou les «grands» cercles. Les pro-
blémes furent soigneusement examinés afin de pouvoir
fixer les points suivants:

a) emplacement et longueur des remblais allégés pour
les rampes d’accés des cotés Genéve et Lausanne ;

b) longueur de la cuve;

c) emplacement et profondeur des parois moulées coté
lac et Jura ;

d) bases de calcul pour les parois moulées et la cuve;

e) mode et conditions d’exécution des terrassements
généraux de la cuve et des parois moulées.

Fig. 14. — Plan de situation
aprés nouvelles études.

COUPE TYPE

Comme mentionné plus haut, les réponses a toutes
ces questions furent données par I'étude systématique
des profils avec différentes surcharges (remblais allégés
et non allégés), différentes longueurs de parois moulées
— soit cdté lac, soit coté Jura — et différentes phases
d’excavation générale. Les résultats obtenus furent les
suivants :

Allégement des remblais : Un remblai d’acceés allégé
par des buses ARMCO ne fut admis que pour le remblai
des ponts IV et V cdté Lausanne. La longueur néces-
saire fut fixée 4 23 m, mesurés dans la direction des
voles & partir de I’axe de la culée. Du coté Genéve et
toujours pour les ponts IV et V, I'allégement des rem-
blais ne parut pas rentable. En effet, en allégeant
ceux-ci sur une longueur de 29 m, seul un minime gain
dans la hauteur de la plate-forme de travail pendant
I’exécution des parois moulées elt été obtenu. Cette
diminution n’étant que de quelques décimétres, cette
mesure colteuse fut abandonnée pour le coté Genéve.
De méme, 'allégement des remblais d’accés des ponts II
et III n’eit pas contribué 4 une augmentation du fac-
teur de sécurité dans une mesure sensible. Leur allége-
ment fut également abandonné.

Les figures 15 et 16 montrent la coupe en travers type
et le plan de situation du remblai dit «allégé » exécuté
pour les remblais d’accés des ponts IV et V du coté
Lausanne. Les buses ARMCO furent posées sur une
plate-forme créée avec une grave de deuxiéme qualité
qui permettait d’obtenir un Mgy = 150 kgfcm? en tout



Fig. 16. — Plan de situation de remblai allégé.

point. Le remblayage entre les ARMCO fut trés soi-
gneusement exécuté avec une grave de 0-60 mm, qui
fut compactée pour obtenir une compacité d’au moins
95 9%, de la valeur optimum de ’essai AASHO modifié
(tig. 17).

Parois moulées

Longueur des parovs moulées : 11 fut décidé de s’arréter
a une profondeur de 12 m (sous le fini de I'autoroute),
vu qu’une surprofondeur n’amenait plus qu’une trés
faible augmentation du coeflicient de sécurité. En effet,
seule une paroi d’environ 18 m sous le fini de I’autoroute
etit donné un coellicient de sécurité sullisant, ce qui
aurait conduit & une creuse d’environ 21,50 m et & une
paroi d’environ 19 m. Au vu de la difficulté d’exécuter
en temps voulu un tel rideau, I'étude fut orientée vers
I’exécution d’une seconde paroi moulée coté Jura. Les
calculs de stabilité montrérent qu’une paroi de 8 m
sous le fini de l'autoroute donnait un coeflicient de
sécurité au glissement jugé sullisant pour I’ensemble
des ouvrages (fig. 19 et 20).

Cuge : Le dimensionnement de la cuve résulte de la
synthése des considérations suivantes (fig. 18):

- Poids du béton pour compenser une partie des sous-

pressions de terre. Les sous-pressions d’eau ¢ventuelles
¢tant reprises par un drainage en béton poreux.
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I'ig. 18. — DProfil type de la cuve.

Tig. 17. — Le remblai allégeé.

(Photo Burean des autoroutes)

— DPossibilité de reprendre des moments et des forces
horizontales dus aux poussées des terres.

— Eviter une rotation des fondations des ponts I, II,
I1I, respectivement IV et V.

— Servir d’appui au pont VI.

—— Construction monolithique.

Parors : Les parois furent calculées en admettant le
principe qu’elles travaillaient comme «un battant de
porte » qui se déplace par rotation autour de son appui
contre le radier. La butée cdté aval ne se développe
alors que dans la mesure ou les poussées en provenance
de I’'amont doivent étre équilibrées ; les poussées totales
sur les deux faces de la paroi sont alors égales et seule
la répartition des pressions différe entre les deux faces.
Les pressions totales agissant sur les deux cotés de
I’écran furent admises égales a la poussée calculée par
la méthode de Fellenius sur le coté amont de I’écran pour -
le cercle le plus défavorable passant par le pied. La
répartition des pressions sur la face amont fut admise
triangulaire. Comme il importait peu que l’écran se
fissurdt et que, d’autre part, il devait étre aussi per-
méable que possible, on pouvait admettre de faire
travailler I'acier d’armature & une contrainte élevée.
Le «Sagex » fut employé entre la paroi de la cuve et
I'écran. Des trous drainants a travers les parois furent
également prévus, pour prévenir une surpression
hydrostatique d’un coté de ’écran. Le dimensionne-
ment de la paroi cdté Jura a été fait sur le méme prin-
cipe que celle coté lac (battant de porte), mais il était
nécessaire d’ancrer la paroi a la cuve (fig. 18).
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Fig. 19. — DPoussées sur la paroi moulée coté lac.

—O— aerdle dorfla séuurtté e la phs basse
— ) - corcie dont lasé s es gburet sipbare
— outes cades non degoTw

Profil 171 a l'Autoroute

Etat définitif avec écran en b.a.

Fig. 20. — DPoussées sur la paroi moulée coté Jura.

A cet effet, 1] a été placé deux ancrages précontraints
par élément de paroi moulée de 3,80 m. Enfin le rideau
a été placé a environ 50 cm de la cuve, rendant ainsi
les deux projets indépendants, en cas de mouvements
verticaux de la cuve. Vu la plasticité trés élevée des
sols, un essai d’exécution de parois moulées fut d’abord
entrepris en dehors de la zone dangereuse. Le résultat
étant positif, ces travaux purent étre menés comme
prévu.

Fig. 21. — Les parois de la cuve.
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Conditions et mode d’exécution du terrassement général
de la cuve et des parois moulées

Une fois la décision prise sur le principe de la cuve
des Larges Piéces, il restait moins d’une année pour
I’étude du projet et 'exécution de ladite cuve. Autre-
ment dit, étude et exécution devaient étre étudiées de
pair.

Les travaux ne purent commencer qu’a mi-avril, c6té
Lausanne, et mi-mai coté Genéve, & cause de la cons-
truction des fondations des ponts I, IT et III, ainsi que
de I’embarras créé par le remblai provisoire des voies
directes qui devait étre enlevé avant de poursuivre les
travaux. De plus, les calculs de stabilité des phases de
travail montrérent qu’il était nécessaire d’effectuer en
premier un terrassement général au niveau -+ 1,50 m,
et que le reste du terrassement devait s’exécuter par
tranches d’environ 8 a4 10 m de longueur sur une demi-
largeur de I’AR, chaque tranche devant étre bétonnée
avant de passer & la suivante. La cuve [ut divisée en
45 éléments, et, comptant deux semaines par élément,
il a été prévu jusqu’a quatre fronts de travail simul-
tanés.

L’exdécution de la paroi moulée coté lac dut étre faite
depuis une plate-forme de travail & environ 4+ 3,50 m
au-dessus du niveau de I'AR, ceci pour permettre
Pexécution des éléments de cuve cO6té Jura sans com-
promettre la stabilité des remblais de la voie directe,
respectivement de la culée Genéve des ponts IV et V,
cette paroi moulée ne pouvant pas étre attaquée avant
la mise hors service du remblai provisoire en juillet 1963

(fig. 21, 22 et 23).



- (Photo Luoratoire de
Fig. 22. — Ponts IV, V et la cuve. géotcchnique de 'EPUL)

V. Mesures de contréle

Tassements des ponts IV et V : Les tassements des
culées et palées des pont [V et V furent mesurés depuis
le début des travaux. Les graphiques y relatifs avec la
situation des travaux sont reportés sur les figures 24
et 25. Ces contrdles servirent de base aux relevages
périodiques des ponts.

Contréle de déformation des buses ARMCO : Le labo-
ratoire d’essais des matériaux de 'EPUL a exécuté des
controles pour déterminer le comportement des buses
ARMCO sous les voies. Deux dispositifs de mesure
furent fixés sur chacune des buses sous la voie, I'un
verticalement, I’autre horizontalement. La position de
ces points de mesure était légérement décalée par rap-
port a4 l'axe de la voie, afin d’éviter a cet endroit le
raidissement di au recouvrement de deux segments de
buse. Les figures 26 et 26 @ montrent les positions de
montage.

Résultat des mesures

Mesures du 9 juin 1963 avec convoi de trois locomotives
(buses nos 2 et 3)

Variation maximum des diamétres

en mm
Mesure
no Tube 2 Tube 3
2V 2 H 3V 3 I
0 AMesure sans convoi
1 Centre de la premiére loco-
motive sur tube 2 —0,42 + 0,18 —0,17 + 0,05
Centre de la dcuxi¢me loco-
motive sur tuee 2 — 0,45 4+ 0,18 —0,2¢ 4+ 0,20
Tssieu arriére de la
deuxiéme locomotive sm*
tube 2 . — 0,15 + 0,08 — 0,07 + 0,03
4 Mesure saus cenvoi + 0,02 + 0,02 + 0,06 —0,03
Passage en dircction Lau-
sunne des trois locomo- 4 0,07 —0,06 4 0,16 — 0,13
tives . —0,39 + 0,18 —0,28 4 0,19
Passage en direction Ge-
ntve des trois locomo- + 0,09 — 0,06 +:0,18 — 0,13
tives . —0,42 4019 —0,20 + 0,20
Mesure sans convoi + 0.060 + 0,01 —0,00 —0,03
Passage en direction Lau-
sanne des trois locomo-
tives, vitesses plus éle- <+ 0,00 — 0,08 <+ 0,19 — 0,14
vées que mesures 5 et 6 — 0,37 4 0,18 —0,26 + 0,20
9 AMesure sans convoi + 0,06 + 0,01 + 0,11 —0,04
10 Mesure sans convoi + 0,08 —0,02 + 0,14 —0,14
11 IFreinage du convoi au- + 0,07 —0,06 + 0,18 —0,21
dessus des tubes. —0,30 + 0,11 —0,20 + 0,05
12 Accélération du convoi au- + 0,08 —0,12 4 0,20 — 0,25
dessus des tubes. —0,37 4+ 0,11 —0,23 + 0,09
13 Mesure sans convoi -+ 0,06 —0,04 + 0,17 —0,16

+ : allongement — : contraction
Température dans les buses : 13,80C

. 5 5 Photo Zschokke S.A., Geneé
Fig. 23. — Les parois moulées. (Ehoto Zachokks &.£.,, Gencve)
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(D Pose de Id supersiruclure métatlique
(@ Bétonnage de la dalle

(® Remblayage c8l¢ Lausanne

(@) Terrassements sous tes ponts IV elV
(5 Exéculion de la cuve

Fig. 24, — Tassements de la culée Lausanne
des ponts IV et V.

3 & & 708D

Bélonnage de la dalle

Remblayage c4lé Lausanne

Terrassements sous les ponls IV etV
(® Exéculion de la cuve

Poaz de la supersirucivre mdlaliique
3

Fig. 25. — Tassements de la premiére pile
des ponts IV et V.

Commentaires

La plus grande variation de diamétre est une dimi-
nution de 0,45 mm du diamétre vertical de la buse n° 2.
Elle s’est produite a I’arrét de la deuxiéme locomotive
au-dessus de la buse.

La diminution maximum pendant le passage du
convoi était de 0,42 mm apparue au méme point de
mesure. L’amplitude totale de la variation de diamétre
était de 0,51 (mesure n° G). A la fin de ces manceuvres,
on constate (mesure 13) une augmentation du diamétre
vertical des deux buses et une diminution du diamétre
horizontal. Ceci s’explique par l'effet de tassement du
terrain.
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Genéve Lausanne
Buse N:(@ Buse Ne(D
Fig. 26
étrier solidaire 4 latige
Fig. 26 a
Fig. 26 et 26 a. — Dispositif de mesure des déformations
des buses.

Mesures statiques du 10 juin au 15 juillet 1963

Me- Tem- Variation des diamétres en mm
sure Date | Heure| péra-
no ture 1V 1H|2V|2H|3V|3H
r
1 | 10 juin 15.00 | 19 0 0 0 0 0 0
2 11 11.30 | 16,5 — 0,02 | 0,11 -— 0,07 | 0,09 —0,14 0,08
2 12 s 1115 | 19 —0,16 | 0,11 —0,16 | 0,06 —0,18 0,38
4 |13 11.30 | 19,56 | — 0,20 | 0,06 — 0,18 | 0,09 —0,66 0,06
5 |14 s 1130 | 155 | —0,18 | 0,35 -—0,15| 0,256 —0,63 0,12
6 17 s 11.00 | 19 —0,38 | 0,37 —0,30| 0,26 —0,71 0,06
7 18 = 12.00 | 19 — 0,43 | 0,27 0.33 0,13 —0,66 0,07
8 |19 = 12.00 | 18 —0,t3 | 0,38 -—0,29 0,23 —0,67 0,01
9 |20 = 11.00 | 16 —0,50 [ 0,46 —0,30 0,30 — 0,69 0,08
10 21 = 11.00 | 22 —0,53 [ 0,30 —0,33 0,11 — 0,66 0,10
11 24 » 11.00 | 19 —0,52 ( 0,48 -—0,26 [ 0,24 — 0,62 0,03
12 25 = 11.00 | 16 0,56 | 0,61 —o0,26 0,33 —0,62 0,11
13 26 = 11.30 | 20 0,64 | 0,46 0,26 0,15 — 0,58 0,05
14 27 11.30 | 22, | — 0,67 | 0,46 0,27 [ 0,07 —0,67 ~—0,13
15 28 = 11.30 | 21 — 0,60 0,70 —0,23 [ 0,32 -—0,55 0,11
16 1 juill.| 11.35 | 19,5 0,86 | 0,65 0,36 | 0,22 — 0,64 0,01
17 2 = 11.45 | 22,5 | — 0,87 | 0,67 -—0,33 ( 0,11 — 0,568 0,08
18 3 = 11.00 | 23,6 | —0,89 [ 0,67 —0,33 | 0,07 —0,58 0,14
19 4 11.20 | 22 —0,89 ' 0,64 0,30 { 0,18 — 0,64 | — 0,08
20 5 11.30 | 19,5 | — 0,88 0,76 -— 0,29 [ 0,27 — 0,64 0,03
21 8 s (1140 21 —0,9 0,71 -—0,28| 0,16 -—0,49 | — 0,06
22 |11 11.30 | 20 -—0,9 071 —0,30| 0,20 —0,49 [ — 0,04
23 15 11.15 © 21 —0,98 0,77 —0,33 ' 0,20 * — 0,47 | — 0,07
Commentaires

L’examen de ces résultats montre une stabilisation
de la position moyenne des buses no3 2 et 3 dés le troi-
siéme jour. La buse n° 1, par contre, tend a se stabiliser
beaucoup plus lentement.

Les fluctuations suivent les mémes tendances dans
les trois buses. Dans les buses n% 2 et 3, cette corres-
pondance est trés marquée. Elle apparait également
dans la buse n° 1, superposée cependant 4 une varia-
tion continue.

Ces fluctuations peuvent &tre attribuées
influences climatologiques comme la température et la
teneur en eau du sol, a la suite de pluies.

a des
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Mesures dynamiques du 4 juillet 1963 dans la buse n° 2
Passages de trains directs

Mesure i Compa- aiation
5 Direction  de la Heure maximum des diameétres
bl 1 rateur total
ocom. otale en mm
i Lausanne- [ 10018 11.43 v — 0,25 0 0,25
Geneve 2 H + 0,06 —0,10 0,15
Geneve- - 11.50 3V — 0,06 -+ 0,02 0,07
Lausanne iH + 0,02 — 0,08 0,10
3 Lausanne- | 10016 11.52 2V — 0,26 + 0,01 0,27
Genéve 2 H + 0,06 —0,10 0,15
4 Genéve- 1404 11.55 v —0,12 40,01 0,13
Lausanne 2 H + 0,00 —0,09 0,10
+ : allongement — @ contraction

Les dispositifs de mesure se trouvent sous la voie Lausanne-Genéve.

Commentaires

Les amplitudes des variations de diamétre ont dimi-
nué sensiblement par rapport aux mesures du 9 juin.
Cela est d probablement & la stabilisation de ’ensem-
ble tuyaux-remblais. Il est 4 remarquer cependant que
la composition des convois n’était pas la méme. Il
semble d’autre part que les variations de diamétre
ont tendance & diminuer avec la vitesse des convolis.

VI. Conclusions

Des expériences faites lors de la construction de cet
ensemble d’ouvrages, d’une valeur de 20 millions de
francs environ, il semble devoir étre tiré les conclu-
sions suivantes, ceci sans envisager des comparaisons
avec d’autres solutions qui auralent pu étre prises en
considération. On se contentera donc d’attirer l'atten-
tion sur les points principaux pouvant étre utiles a
ceux qui seraient confrontés avec des problémes sem-

blables.

1. Sondages dans les argiles glaciaires

La détermination de la présence et de la grandeur de
pressions hydrostatiques lors de sondages dans les
argiles est difficile et incertaine. En cas de doute, la
pose de nombreux tubes piézométriques s’impose, la
pose de ceux-ci devant faire I'objet de trés grands
soins. On doit soupgonner la présence de pressions
interstitielles lorsque les argiles sont élastiques (fort
refus élastique lors du battage de cuvelages), et naturel-
lement lorsqu’on constate des remontées de sols dans
les sondages.

2. Caractéristiques des argiles glaciaires

Les caractéristiques de ces argiles plus ou moins
varvées sont éminemment variables, parfois méme sur
de trés petites distances. On ne peut pas se contenter
d’un nombre d’essais restreint.

Les résistances au cisaillement peuvent étre trés
faibles, méme lorsque les teneurs en eau et les densités
paraissent assez convenables et que I'indice de consis-
tance est assez satisfaisant.

Il semble prudent d’admettre toujours les valeurs des
caractéristiques les plus défavorables et non les valeurs
moyennes.

3. Méthodes d’essais
La résistance au cisaillement déduite d’essais de com-
pression simple sur cylindre non fretté peut étre assez



(Photo « Feuille d'Avis de Lausanne »)

Fig. 27. — Vue aérienne des « Larges Piéces ».

différente de celle déduite d’essais triaxiaux ou d’essais
de cisaillement direct.

Cela peut étre dii au fait que lors de l'essai sur
cylindre les forces capillaires augmentent la résistance.

En revanche, il apparait que les valeurs obtenues a
Pessai triaxial — que ce soit avec les contraintes totales
ou avec les contraintes effectives — sont comparables
avec celles obtenues a I'essai de cisaillement direct —
respectivement rapide non consolidé ou lent consolidé.

4. Sensibilité des argiles
On a trouvé aux « Larges Piéces» des sensibilités
variant entre 2 et 5. Bien que ces valeurs ne soient pas
particuliérement élevées par rapport a certaines argiles
a I’étranger, elles démontrent la nécessité d’éviter
1) des amorces de ruptures provoquant des remanie-
ments qui font perdre au terrain une bonne partie

de sa résistance — résistance perdue pour la suite
des travaux ;

2) l'introduction dans le terrain de matériaux suscep-
tibles de le déplacer et de le remanier.

Il convient, en cas de fongage de pieux, de pieux de
sable, etc., de procéder a des forages préalables, et non
par battage avec déplacement du sol.

5. Calculs de stabilité

On a vu plus haut qu’il est prudent d’utiliser les
valeurs de la résistance au cisaillement les plus faibles.
En outre, on a constaté que les calculs avec les carac-
téristiques apparentes (basées sur les contraintes
totales) peuvent &tre dangereusement optimistes. Il est

donc préférable de travailler avec les valeurs réelles
(basées sur les contraintes effectives), la difficulté
étant cependant de pouvoir déterminer sur place les
valeurs exactes de la pression hydrostatique ou des
pressions interstitielles.

6. Fouilles profondes dans les argiles tendres

Le calcul doit prendre en considération les pressions
hydrostatiques méme quand celles-ci ne sont pas appa-
rentes. Notons que plus on descend le fond de fouille
par rapport au niveau piézométrique présumsé, plus il
y a lieu de prendre de grandes précautions.

Dans le cas des ponts « Aux Larges Piéces », le poids
des remblais provisoires pour le détournement des voies
CFF a joué un réole déterminant dans les remontées qui
se sont produites malgré la présence des palplanches.
La position des remblais ayant été dictée par les
rayons de courbure et la vitesse des trains, le probléme
ne pouvait étre éliminé.

7. Palplanches

L’arrachage des palplanches servant d’enceinte a
une fouille pour une fondation profonde dans des
argiles ne peut étre envisagé. En effet, I’argile collant
aux palplanches, des vides se formeraient sous la fon-
dation. Aux « Larges Piéces », des pertes allant jusqu’a
501/m? de palplanches ont été mesurées avant ’abandon
des palplanches dans le sol.

8. Pieux

Le type des pieux admis pour les fondations, choisi
pour des raisons de prix et surtout de délais d’exécution,
ne convenait pas aux conditions du sous-sol. Le dépla-
cement du sol lors du battage était susceptible de
remanier le terrain et de provoquer des dommages aux
pieux ; les mouvements généraux du terrain — remon-
tées en particulier — ont, de plus, eu les conséquences
les plus facheuses. Quoi qu’il en soit, les pieux doivent
étre armés jusqu’a la base. L’utilisation de pieux forés
prévient aussi bien le danger de remaniement que le
risque de remontées de sol lors du battage.

9. Stabilité des talus

La recherche des pressions hydrostatiques intersti-
tielles effectives est la base de toute étude de stabilité,
méme lorsque ces pressions ne sont pas immédiatement
apparentes. Une investigation détaillée avec tous les
moyens techniques & disposition, sans souci d’économie
et suffisamment & I'avance, est nécessaire pour mener
a bien des terrassements-d’une telle envergure.

10. Drainage

Dans les argiles varvées, méme si la perméabilité
semhle trop faible pour permettre un drainage rapide-
ment efficace, une amélioration peut étre obtenue par
des drainages verticaux.

11. Allégement du remblai

L’allégement des remblais au moyen de buses métal-
liques donne & premiére vue des résultats valables. Des
mesures ultérieures montreront si la méthode n’a pas
d’inconvénients a long terme. Pour le cas des « Larges
Piéces », il a été prévu de pouvoir remplir les buses trés
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rapidement en cas de difficulté a 'avenir. En effet, la
solution des remblais élégis était utile et intéressante
surtout pendant I’exécution des travaux de la cuve
lorsque les trains directs circulaient sur les ponts
déja construits. Si les buses devaient un jour étre rem-
blayées — ce qui est trés peu probable — la surcharge
serait alors compensée par I’amélioration des coeffi-
cients géotechniques a la suite de la consolidation
obtenue.

Les auteurs saisissent I'occasion de remercier le pro-
fesseur G. Schnitter qui, par ses conseils judicieux et
sa grande expérience, a apporté une contribution pré-
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cieuse et déterminante au choix et a I’établissement de
la solution trouvée aux problémes qui se sont posés, et
permis que cette solution puisse s’exécuter dans les
délais impératifs imposés.

Ils remercient également leurs collégues de la Direc-
tion du Ier arrondissement des CFF pour leur précieuse
collaboration, ainsi que le Bureau d’étude de C. Zschokke
qui a mené a bien tous les problémes concernant la
cuve et les parois moulées, sans oublier I’Entreprise
Losinger, qui a su surmonter toutes les exigences géo-
techniques et terminer cet ensemble important avant
les délais fixés.



Peter Knoblauch
Vizedirektor der AG Conrad Zschokke, Genf

Sdmtliche Bilder sind Werkaufnahmen Zschokke

EINLEITUNG

Am 23. April 1964 wurde die Autobahn Genf-
Lausanne auf ihrer ganzen Linge feierlich dem Verkehr
iibergeben.

Auch die schwierigsten Teile sind somit fristgemiss
fertiggestellt worden.

Auf den Kanton Genf entfallen zwischen Kantons-
grenze und den beiden Anschliissen an die Kantons-
strassen Route de Suisse am See einerseits und Route de
Ferney beim Flugplatz anderseits, rund 12 km doppel-
spurige Autobahn.

Auf der nordlich des Verkehrsteilers vom Vengeron
gelegenen Teilstrecke konnten die Vorarbeiten, die
Erstellung der Kunstbauten sowie der Sammelkanali-
sationen, ab 1961 in Angriff genommen werden. Dagegen
verzogerte die Diskussion um die umstrittene Einfithrung
des Verkehrs ins eigentliche Stadtgebiet von Genf die
Planungs- und damit auch die Ausfiihrungsarbeiten im
Gebiet des Verkehrsteilers dermassen, dass bis zum Hoch-
sommer 1962 in diesem Gebiet {iberhaupt noch keine
Baustellen ertffnet werden konnten. Dabei waren gerade
hier die grossten technischen Schwierigkeiten zu erwar-
ten: In dem welligen, schwerzuginglichen Gelinde
mussten zundchst die beiden Biche Vengeron und
Gobé kanalisiert werden. Die tragende, harte Grund-
morine war durch eine bis 20 m starke, wassergesittigte
Schicht von blauem Lehm iiberdeckt, was heikle Fun-
dationsprobleme fiir die zahlreichen Kunstbauten sowie
fur die Stabilitit der hohen Boschungen stellte. Die
Moglichkeit des Einsatzes schwerer Aushubgerite auf
diesem schlechten Untergrund schien dusserst fraglich,
Beim Autobahnanschluss an die Route de Suisse dagegen
tauchte der harte Sandstein an die Oberfliche auf und
machte neben der intensiv befahrenen Strasse und in
iiberbautem Gebiet Sprengarbeiten notwendig. Dazu
kam noch als zusitzliche Schwierig keit die Unterfithrung
unter der doppelspurigen Eisenbahnlinie Lausanne-
Genf. Endlich stellte das Verlegen der offentlichen Lei-
tungen und Kanalisationen heikle technische und organi-
satorische Probleme.

Gegeniiber der eingegangenen Verpflichtung, ein
ebenso umfangreiches wie schwieriges Bauvorhaben in
der kurzen Frist von rund 24 Monaten auszufiihren,
fassten die kantonalen Behorden folgenden Entschluss:

Die Gesamtbauleitung wird in die Hinde einer ein-
zigen Gruppe, gebildet aus den beiden privaten Ingenieut-
biiros P.Froidevaux und P. et C.Dériaz, beide in Genf,
gelegt. Diesem Bauleitungsbiiro werden Staatsangestellte

Die Autobahnbaustelle
im Kanton Genf

zugeteilt; es ist direkt dem Kantonsingenieur, Herrn
Weber, unterstellt.

Nach einer offentlichen Ausschreibung wurden die
Ausfithrungsarbeiten einer einzigen Unternehmergruppe,
gebildet aus der S.A. Conrad Zschokke, Genf, und der
Jean Spinedi S. A., Genf, iibertragen.

Durch diese Konzentration der Verantwortung in die
Hinde je einer einzigen Ingenieur- und Unternehmer-
gruppe wurden die Voraussetzungen fiir eine optimale
Koordination und damit fiir eine rasche und wirtschaft-
liche Bauausfithrung geschaffen.

Di1E ORGANISATION DER BAUSTELLE

Es galt, eine den besonderen Eigenschaften dieser
Bauaufgabe Rechnung tragende Organisation zu schaffen.

Sie musste fihig sein, in der kurzen Frist von Mai
1962 bis April 1964 ein Bauvorhaben im Wert von zirka
40 Mio Franken und von grosser Vielgestaltigkeit durch-
zufithren, dessen Detailplanung eben erst begonnen hatte
und von dem somit bei Baubeginn nur generelle Pline
vorhanden waren.

Ohne eine sehr weit getriebene Mechanisierung ist
der moderne, rasche, ebenfalls unter dem allgemeinen
Arbeitermangel leidende Autobahnbau nicht mehr
denkbar. Im Gegensatz aber zu anderen grossen Bau-
vorhaben, wie z. B. dem Talsperrenbau, wo die geo-
metrisch genauund zum voraus festgelegten Dimensionen
eine starre Aneinanderreihung der Installationen zu
einem grossen, weitgehend automatisierten Fabrik-
betrieb ermdéglichen, muss die Organisation einer Auto-
bahnbaustelle grosste Beweglichkeit und Anpassungs-
fihigkeit aufweisen.

Dabei datf dies Beweglichkeit weder auf Kosten der
Qualitit der Ausfithrung noch der Genauigkeit der
Abrechnung gehen. Fine solche Anpassungsfihigkeit
konnte nur durch eine weitgehende Dezentralisierung
erreicht werden.

In diesem Sinne wurde das Autobahnlos Genf in
mehrere Sektoren verschiedener Grosse derart unterteilt,
dass jeder Abschnitt bis in seine Einzelheiten von einem
kompetenten Baufiihrer iiberblickt werden konnte. Dieser
Sektorchef war verantwortlich fiir die Arbeitsorgani-
sation, die Absteckungsarbeiten, das Ausmass und die
Schlussabrechnung seines Bauabschnittes. Selbstver-
stindlich verfiigte er liber die notwendige Anzahl von
Mitarbeitern. Der einzelne Abschnitt umfasste je nach
Schwierigkeitsgrad zwischen 14 bis 3 km Autobahn.

Der Leiter der Gesamtbaustelle samt seinem Stab von
technischem und administrativem Personal koordinierte
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die Arbeit der einzelnen Sektoren im Rahmen des Gesamt-
bauprogrammes. Er bestimmte iiber die zweckmissigste
Zuteilung der Arbeitskrifte und Maschinen.

Er vertrat auch die Baustelle gegeniiber der Bau-
leitung sowie gegeniiber Dritten, Lieferanten und Untes-
akkordanten.

Im gleichen Sinne wurden die festen Installationen
wie Baubiiros, Schlafbaracken und Betonfabriken weit-
gehend dezentralisiert.

GENERELLES BAUPROGRAMM

Sobald das Ausmass des Bauvolumens in der Gegend
des Verkehrsteilers Vengeron einigermassen tberblickt
werden konnte, erstellte die Unternehmung im Herbst
1962, im Einvernehmen mit der Bauleitung, das generelle
Bauprogramm.

Dieses generelle Bauprogramm musste um jeden
Preis eingehalten werden, denn es war nicht nur verbind-
lich fiir die Unternehmung, sondern auch fiir die mit der
Ausarbeitung der Ausfiihrungspline beauftragten Inge-
nieurbiiros.

Im besonderen legte das generelle Bauprogramm den
Fortschritt der Hauptbauphasen und deren kritischen
Stellen fest. Im weitern sicherte es den kontinuierlichen
Einsatz sowohl der Aushubgruppe als auch der Belags-
einbaugruppe. Diese Spezialequipen waren von den
Sektoren unabhingig, unmittelbar dem zentralen Bau-
leiter unterstellt.

Pro Sektor und Bauwerk wurden selbstverstindlich
im Rahmen des generellen Bauprogrammes eingehende
Detailbauprogramme erstellt.

DiIE BAUPLATZINSTALLATIONEN

Wie bereits erwihnt, sind die festen Installationen
weitgehend dezentralisiert aufgebaut worden. Sie um-
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Abb. 1.
Kanalisierung des Fliisschens Gobé

fassten, ausser den Biiros und den Unterkunftsbaracken,
eine Spezialwerkstitte fiir den Unterhalt und die Repa-
raturen der schweren Aushubgerite, eine zweite mecha-
nische Werkstitte fiir den umfangreichen Geritepark und
ferner eine gut ausgeriistete Zimmerei fur die Vorberei-
tung der Schalungen der zahlreichen Kunstbauten.

Der Beton wurde in drei modernen Betonfabriken
mit einer Leistung von je 10-15 Kubikmeter pro Stunde
hergestellt. Der Betonbelag ist im Unterakkord durch die
Unternehmung der benachbarten waadtlindischen Bau-
lose mit deren eigenen Installationen erstellt worden.

Auf einer Autobahnbaustelle tiberwiegen jedoch die
beweglichen Installationen wertmissig bei weitem die
festen Einrichtungen.

So ergab im Sommer 1963 eine wertmissige Zusam-
menstellung fiir die Autobahnstelle Genf folgendes Bild:

— Biiros, Schlafbaracken, Werkstitten, Zimmereien,
Zufahrtsstrassen, Anschliisse fiir Elektrizitit, Telefon,
Wasser 1 Mio Fr.

— Betonfabriken (ohne Station fiir Belagsbeton), Turm-
drehkrane, kleinere Bagger und Ladeschaufeln fiir die
Erstellung der Kanalisationen und Kunstbauten, Ver-
dichtungsgerite 2 Mio Fr.

— Installationen fiir den Fahrbahnbelag: Betonfabrik,
Aufbereitungsanlage fiir das bitumindse Heissmisch-
gut, Einbaumaschinen 3 Mio Fr.

— zirka 100 Lastwagen fiir interne Transporte und fir
die Belieferung der Baustelle mit Baumaterialien, im
besondern mit Wandkies 7 Mio Fr.

— Gerite fiir die grossen Erdbewegungsarbeiten: 12
Schiirfkiibel, 8 schwere Bulldozer, 3 Grader, 2 Bagger
von 1,2 Kubikmeter Loffelinhalt, 9 Riickwirtskipper
Euclid und Tournarockers ........... 7 Mio Fr.

Der wirtschaftliche Einsatz der mobilen Gerite hingt
weitgehend von den Untergrundverhiltnissen und den



Abb. 2.
Teil des Geritepatkes im Wintet

Abb. 3. Aushub mit Schiirf kiibeln rechts. Schiitten des Stras-
senfundaments mit Wandkies links

Abb. 4. Einbau des Heissmischguts

nicht voraussehbaren Witterungsverhiltnissen ab. Bei-
spielsweise waren die schweren Erdaushubgerite in der
Zeit von Mai 1962 bis Oktober 1963, trotzdem diese
Periode eher glnstige Witterungsbedingungen mit
relativ wenig Niederschlagstagen aufwies, wihrend 369,
der tatsichlichen Arbeitszeit lahmgelegt, weil jedesmal
der durch einen Regenschauer aufgeweichte Untergrund
den Geriteeinsatz fiir einige Zeit verunmoglichte.
Wenn man bedenkt, dass dieser stillgelegte Park von
schweren Erdbaumaschinen im Werte von 7 Mio Fr. nur
an Zins und Abschreibungskosten, ohne Einrechnung
der Maschinistenléhne, pro Tag ungefihr Fr. 5000.—
kostet, so versteht man auch, dass die Aushubpreise je
nach den angetroffenen Witterungsverhiltnissen und im
Falle eines Angebots je nach den angenommenen Witte-
rungsbedingungen ganz wesentlich schwanken miissen.

DieE BAUARBEITEN

Im Rahmen dieses Artikels auf Einzelheiten einzu-
treten ist nicht moglich; statt dessen vermégen die Bilder
einen Einblick in die Vielgestaltigkeit dieser grossen
Bauaufgabe zu geben.

Ausser der grundsitzlichen organisatorischen Auf-
gabe des zweckmissigen Einsatzes des Geriteparkes und
der rund 500 Bauarbeiter waren stindig zahlreiche
technische Einzelprobleme zu 16sen:

Die zahlreichen Kunstbauten stellten die hochsten
Anforderungen beziiglich Qualititsarbeit an die
Riistungs-, Schal-, Armier- und Betonierequipen. Der
tiefliegende tragfihige Grund, auf den die Lasten einiger
Briicken des Verkehrsteilers abgegeben werden mussten,
wurde durch Pfahlungen und durch im Schlitz erstellte
Tragwinde erreicht.

Die Kanalisierung auf zirka 1,5 km Linge der Biche
Vengeron und Gobé stellte ebenfalls vielseitige Probleme.
Der Normalquerschnitt aus armiertem Beton wurde mit
Hilfe der aufblasbaren Gummischalungen «Ductube »
von bis zu 250 cm Durchmesser ausgefiihrt. In Strecken
starken Erddruckes mussten Spundwinde gerammt wer-
den. Im Unterlauf des Vengerons wurde ein Molasse-
vorsprung in einem 106 m langen Stollen von 9 Quadrat-
meter Querschnitt durchfahren.



Die Gesamtaushubmenge betrug auf dem Auto-
bahnlos Genf rund 1 Mio Kubikmeter. Der Grossteil hie-
von wurde mit Schiirfkiibeln abgehoben und transpor-
tiert. Beim Anschluss an die Route de Suisse mussten
80 000 Kubikmeter Molassefelsen teils gesprengt, teils
gerippt werden. Die bis 15 m tiefen Einschnitte in den
blauen Lehm dagegen wurden mit grossen Baggern mit
Schlepploflel-Ausriistung ausgehoben. Gilinstig wirkten
sich in dieser Bauphase die Frostperioden des Winters
1962/63 aus, da der hartgefrorene Boden fiir die schweren
Transportfahrzeuge trigfihig wurde. Dass das Aushub-
material wihrend des Transportes an den Fahrzeugen

Abb. 5 Eisenbahnunterfiihrung
Schlussabtrag des schlechten Untergrundes. Erstel-
lung der Drainageleitungen. Kiesschuttung

angefror und zunichst, speziell an den Scrapern, beim
Entladen einige Schiden anrichtete, war das kleinere
Ubel.

Vor Aufbringen der Kiesschiittung mussten auf zahl-
reichen Strecken mit schlechtem Untergrund Boden-
stabilisierungen durchgefithrt werden. Normalerweise
kam eine Stabilisierung auf Platz einer zirka 15 cm star-
ken Wandkiesschicht durch Zement zur Anwendung,
Die teuere Stabilisierung mit schwachdosiertem Heiss-
mischgut (39,) wurde hauptsichlich gewihlt, um bei
gedringtem Bauprogramm die mehrtigigen Abbinde-
zeiten der Zementstabilisierung zu vermeiden.

Urspriinglich war fiir das Autobahnlos in Genf ein
Betonbelag vorgesehen. Wegen der zu erwartenden gros-
sen Bodensetzungen wurden jedoch dann die Fahrbahnen
des Verkehrsteilers sowie die siidlichen und 6stlichen
Anschlusstrecken mit Bitumenbelag ausgefiihrt.

Ein bedeutendes Arbeitsvolumen stellen auch die
vielen Anpassungsarbeiten der bestehenden Strassen,
Wege und Leitungen an die neue Autobahn dar. In
diesem Zusammenhang wurde etwa ein Zehntel der
Gesamtbausumme fir die Anpassung der Leitungen der
offentlichen Dienste, Wasser, Abwasser, Gas, Telefon,
Elektrizitit, ausgegeben.

DI ZUSAMMENARBEIT

Die durch die immer stirkere Mechanisierung
erwiinschte Rationalisierung des Bauvorganges kann
nur durch eine sinnvolle Zusammenarbeit zwischen Pro-

Abb. 6. Detailansicht der Armierung und Vorspannung der
Uberfiihrung Versoix-Cointrin



Abb. 7. Uberfithrung Versoix—Cointrin in Betrieb

Abb. 8. Autobahn in Betrieb

jektierungsbiiro, Bauleitung und Unternehmung voll
erreicht werden.

Bereits wihrend der Projektierung soll der maschi-
nellen Bauausfithrung Rechnung getragen werden.

Anderseits muss eine sehr sorgfiltige und allgemein
verbindliche Vorausplanung einen moglichst ununter-
brochenen Geriteeinsatz ermoglichen, damit die ver-
langten hohen Leistungen auch erreicht werden.

Das genferische Baudepartement hat durch die
getroffene Entscheidung, Projektierung und Bau der
Autobahn einer einzigen Ingenieurgruppe, einer einzigen
Bauleitung und einer einzigen Unternehmergruppe
anzuvertrauen, die Voraussetzung fiir eine optimale
Zusammenarbeit geschaffen.

So konnten Arbeitsunterbriiche wegen verspiteten
Terrainkaufs, fehlender Ausfithrungspline oder wegen
sonstiger Organisationsfehler praktisch vermieden wer-
den.

Von seiten der Bauleitung wie Unternehmerseite
waren kompetente Vertreter stets auf der Baustelle. Im
Falle unvorhergesehener Ereignisse, wie sie im Auto-

bahnbau in Form von ausnehmend schlechten Untet-
griinden, Wasseraufstossen oder Rutschungen usw.
immer wieder auftreten, konnten so die zweckmassigen
Entscheidungen rasch auf dem Platze getroffen werden.

Giinstig wirkte es sich aus, dass ein Teil der Detail-
projektierung von der Ortlichen Bauleitung besorgt
wurde.

Das gut ausgeriistete Laboratorium der Bauleitung
lieferte tiglich und in kiirzester Zeit die Auswertungen
zahlreicher Bodenproben, deren Resultat von entschei-
dender Bedeutung fiir die getroffenen Anordnungen war.

Ein besonderes Biiro det Bauleitung befasste sich mit
der Priifung der offerierten Preise. Der laufenden Erledi-
gung hingiger Ausmass- und Preisprobleme ist die
Erhaltung eines gesunden Arbeitsklimas weitgehend zu
verdanken.

Dank all dieser Massnahmen, verbunden mit dem
allseitigen Willen der Zusammenarbeit, und dank der
gemeinsamen Anstrengung aller Beteiligten ist es gelun-
gen, die Autobahn im Kanton Genf trotz der dusserst
kurz bemessenen Frist noch rechtzeitig fertigzustellen.
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Schweizerische Erfahrungen im Stralenbau auf Torf

Von Dr, A. von Moos, Privatdozent der Eidg. Techn. Hochschule, beratender Geologe, Geotechnisches Biiro, Zirich

Inhalt: Auf einer Tagung der Arbeitsgruppe Untergrund der
Forschungsgesellschaft fiir das StraBenwesen am 14. April 1964 in Duis-
burg berichtete der Verfasser iiber StraBenbau im Moorgebiet im Zuge
der NationalstraBen 2 und 3. Die praktischen Erfahrungen sind zusam-
mengefaBt.

I. Einleitung

Ein AuBenstehender wird erstaunt sein, zu vernehmen, dal}
in der Schweiz, dem ,Alpenland”, weiche, d. h. wenig trag-
fahige Boden auftreten, die im Stralenbau Schwierigkeiten
bereiten koénnen. Und dies in einem Gebiet, das praktisch
seit der Miozdnzeit (Ausnahme Pliozén im Siidtessin) durch
Hebung nie mehr von Meeren bedeckt war und demzufolge
Marschablagerungen, Quicktone oder &@hnliche weiche Sedi-
mente marinen oder brackischen Ursprungs fehlen. Ursache
dafiir, daf3 die Schweiz trotzdem iiber verschiedene Arten
von Baugrund verfiigt, die auf Belastung durch starke Set-
zungen oder durch Rutschungen reagieren, ist vor allem in
der diluvialen Vereisung der Alpen zu suchen. Maichtige
Gletscher drangen damals zu verschiedenen Malen aus dem
Gebirge im Siiden bis an den Rand der Poebene, im Norden
und Nordwesten in das schweizerische Mittelland und z. T.
bis in das Juragebiet und dariiber hinaus vor. Dabei ent-
standen durch glaziale und fluviatile Uberarbeitung, unter-
stiitzt durch tektonische Vorgange, tiefe, langgestreckte
Tédler oder lokale Depressionen. Nach dem Schmelzen des
Eises fiillten sich diese Trége und Becken mit Wasser und
hildeten Seen aller Dimensionen, die seither mehr oder
weniger verlandet sind. Zusatzlich zu den grobkornigen
Delta- und Fluf3kiesen wurden darin Sande sowie Silte, wie
z. B. im St. Gallischen Rheintal, die vom Volksmund als
.Rheinletten” bezeichneten Hochwasserablagerungen, aber
auch eigentliche Seetone abgelagert. Uber diesen Seetonen
finden wir hdaufig Lagen von Seekreiden mit ihrem lockeren,
auf Strukturstérungen empfindlichen Gefiige und vor allem,
als letzte Phase der Verlandung, Torf in allen Abarten. Torf,
Seekreide und die Wechsellagerungen von Torf und Silt
sind nun diejenigen Baugriinde — wenn wir von den Rutsch-
gebieten an den Hangen absehen —, die im StraBenbau in
der Schweiz Schwierigkeiten wegen Setzungen ergeben. Von

Vorgesehene Schiilung [HH]]]]]I] Humus + Torf Ton
m Yoisdchliche Schiilung @ Seekreide elc. foniger Sill mit Kiest Steinen

Abb. 1: Absackung eines Eisenbahndemmes wdhrend des Schiitlens
bei Schénbtihlmoos, Ki. Bern. Nach W. Luder, 1918.

diesen mehr oder weniger organischen Ablagerungen soll
im folgenden nun allein die Rede sein.

II. Beobachtungen und MaBnahmen
aus fritheren Zeiten

Die &altesten Wegspuren aus Torfgebieten sind aus der
Pfahlbauzeit, dem Neolithikum, in Form von Priigelwegen
bekannt. Sie bestehen aus einem Rost von diinnen Stammen,
die lagenweise neben- und kreuzweise iibereinandergelegt
die Last verteilten, so daB Mensch und Tier trockenen Fulles
Ortsverdnderungen vornehmen konnten. Ahnliche Straflen
aus der Rémerzeit in Torfgebieten sind von den schweize-
rischen Historikern bis heute nicht festgestellt worden;
offensichtlich wurden in dieser Zeit die Moore gemieden,
oder es wurden diese auf trockenen Riicken, die aus Sand,
Kies, Morédnen oder Fels bestanden, gequert, wobei die be-
kannten soliden rémischen Straflen mit einem Strallenkorper
aus Kies, Sand oder Steinplatten von betrdchtlicher Machtig-
keit erstellt wurden. Im Mittelalter vermied man nach Mdg-
lichkeit die torfreichen Niederungen und folgte in den Alpen-
talern, in vielen und scharfen Windungen den trockenen
Grund suchend, den seitlichen Schuttkegeln und Hangen, der-
art auch Uberschwemmungen meidend.

Beim in der zweiten Halfte des letzten Jahrhunderts ein-
setzenden Eisenbahnbau, der an gewisse Minimalradien ge-
bunden war, konnte schlechter Baugrund nicht immer ver-
mieden werden. Es sind denn auch aus der Bauzeit Uber-
raschungen in Moorgebieten bekannt. So muBten bei der
Erstellung einer Bahn von Solothurn nach Bern, im sog.
Schonbiihlmoos, auf einer 140 m langen Strecke aus Torf und
Seekreide als Untergrund, nach W. Luder*), 1918 volle
20 000 m?® Material geschiittet werden, bis der Damm, der bis
17 m in den Untergrund sackte und Aufwolbungen bis in
100 m Entfernung zeigte, zur Ruhe kam. Ursache der Ab-
sackung war hier vermutlich das Aufreilen der obersten,
noch etwas tragfdhigen Schichten und die rasche Schiittung
(Abb. 1) eines schmalen Dammes in einem nicht konsoli-
dierten, sehr weichen Material kleinster Scherfestigkeit.
Ahnliche Setzungen sind aus unserer unmittelbaren fran-
zosischen Nachbarschaft von der Verbindungsbahn nérdlich
des Mont-d'Or-Tunnels nach Frasne noérdlich Vallorbe im
Sumpf von Sainte Maire bekannt (H. Schardt, 1917). Dort
soll die Felsschiittung fiir den 3 m hohen Damm auf Torf,
Gyttja und Seekreide bis 40 m Tiefe abgesunken sein, bis
durch Aufsitzen auf festen Grund Ruhe eintrat. Dabei wer-
den seitliche Aufstauchungen von bis 4 m Hohe gemeldet.
Die Forcierung von solchen Rutschungen und Einsackungen
auf Torf wird nach freundlichen Angaben von Herrn Direk-
tor W. C. van Mierlo, Delft in Holland, beim Bau von
StraBen durch Schiittung moglichst schmaler, hoher Dédmme

*) Literatur s. am SchluB.
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Abb. 2: Selzung des linken Rheindammes bei Diepoldsau, Kt. Sl.
Gallen, im Laufe von 32 Jahten nach erfolgler Schiitlung. Nach
Jahresbericht der gemeinsamen Rheinbaukommission, 1949.

bewufit geférdert, um ohne Moorsprengungen den Damm-
korper auf festeren Grund zu bringen.

Beispiele fir grofere, iiber Jahrzehnte anhaltende Setzun-
gen sind von der Korrektion des Rheines im St. Gallischen
Rheintal bekannt. Beim Abschneiden einer FluBschlinge bei
Diepoldsau mufiten auf eine 7—9 m maéachtige Torfschicht
Dédmme von 4—7 m Hohe geschiittet werden. Die Nach-
setzungen der Dammkrone betrugen nach der sehr grofien
Hauptsetzung wéahrend und unmittelbar nach dem Schiitten,
die auch mit plétzlichen Einsenkungen verbunden waren, auf
der Schweizer Seite von 1915—1948 noch bis 1,30 m. Die
Setzungen halten, wenn auch in geringem MaBe, noch heute
an. Sehr deutlich zeigt sich in Abb. 2, daB die Setzungen nach
einer leichten Erhéhung des Dammes um 15 resp. 60 cm
selbst nach 22 Jahren einen neuen Impuls erhallen haben
(Bohi, 1914; Rheinbaukommission, 1949).

III. Erfahrungen aus neuerer Zeit

Seit Ende der 50er Jahre und mit den beginnenden 60er
Jahren setzte in der Schweiz der NationalstraBenbau ein.
Darunter verstehen wir ein rund 1800 km messendes System
von AutostraBen und zweispurigen Fernverkehrsstrafien, das
im Mittel zu vier Flinftel vom Bund finanziert wird, unter
bundesratlicher Oberhoheit steht und nach einheitlichen
Normen geplant und gebaut wird. Sowohl wegen der z T.
starken Uberbauung, den vorgeschriebenen Minimalradien
und der Landpolitik werden diese StraBen in vielen Ge-
bieten lokal auf schlechte Baugriinde abgedrangt. Es werden
nachfolgend besonders Beispiele aus dem NationalstraBen-
bau in solch schlechten Baugriinden dargestellt werden, mit
denen der Verfasser direkt oder indirekt zu tun hatte. Dabei
50ll  zuerst von StraBenddammen und anschliefiend von
niveaugleichen Strallen und Pisten gesprochen werden.

Die Nationalstrae N 3 im Abschnitt Zlirich—Sargans quert
im Gebiet siidlich von Weesen—Ziegelbriicke in Nieder-
urnen, Kt. Glarus, die breite Alluvialebene der Linth, die
1808 bis 1822 durch Johann Konrad Escher von der Linth
melioriert wurde (Abb. 3). Diese Ebene entstand durch Auf-
fiilllung eines fjorddhnlichen Sees von uber 150 m, wahr-
scheinlich tiber 250 m Tiefe. In den obersten 40 m, die durch
Bohrungen erschlossen wurden, stellte man tiber einer basa-
len feinkérnigen Unterschichit eine grobkornige Mittelschicht
aus Kies und Sand und dariber eine ausgedehnte Deck-
schicht von Silt, mit Wechsellagerungen von Silt und Torf,
und groBeren Torflagen (Abb. 4) fest. Um die Eignung von
Sanddrains zur Beschleunigung der Setzungen von Dammen
in diesem Material zu erproben, wurden 1956 vier identische
Versuchsdamme geschiittet, wobei je zwei auf Silt mit wenig
Torf und zwei auf eine machtige Lage von Torf mit Silt ge-
schiittet wurden (Angaben iiber die bodenphysikalischen
Eigenschaften des Untergrundes von Moos und Fuhr,
1954, von Moos und Gautschi, 1962). Je ein Ver-
suchsdamm wurde auf Sanddrains abgestellt, welche folgen-
dermalBen erstellt wurden: Mit einem maschinellen Spiral-
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Abb. 3: Geolechnisches Profil lings der NationalstraBe N 3 im Gebiel von Niederurnen, Kt. Glarus
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Abb. 4: Versuchsdamm 2 an der NationalsiraBe N 3 bei Nieder-
urnen, Kt. Glarus.

bohrer, dem deutschen Stilbohrer, wurden ohne Verrohrung
Locher von ca. 30 cm Durchmesser gebohrt und diese mit
Sand bestimmter Koérnung verfiillt. Abb. 4 zeigt Aufbau,
Porenwasserspannung und Setzung des Dammes mit Sand-
drains auf schlechtem Grund. Da man keine wesentlichen
Unterschiede im Verhalten der Démme mit oder ohne Sand-
drains feststellte, wurde beschlossen, auf diese zu verzichten,
dafiir aber den ganzen StraBendamm moglichst zeitig zu
schiitten. Er wurde 1957—1959 gebaut, die Stralle ist teilweise
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Abb. 5: Vergleich der Selzungen der 4 Versuchsdimme in Nieder-
urnen, Kt. Glarus.

seit Weihnachten 1963 in Betrieb. Die Setzungen unter den bis
7 m Uber den Talboden aufragenden Dammen betragen nach
freundlicher Mitteilung von Ing. H. Grob v/o Locher & Cie,
Ziirich, noch immer einige Millimeter pro Monat. Die Resul-
tate aller Ddmme flir eine Zeitdauer bis ca. 1000 Tage nach
Beendigung der Schiittung finden sich in Abb. 5 Sie zeigt
deutlich, daB die Hauptsetzung bei allen Dammen sehr rasch
erfolgte und daB eine lange Nachsetzung der Preis flir die
Erstellung von schwimmenden Dammen auf organischem
Material ist. Ahnlich wie Lak e, 1963, wurde auch hier kein
Unterschied zwischen den Dédmmen mit und ohne Sanddrains
festgestellt (s. a. von Moo s, 1963). Es ist zu vermuten, daf}
die Ausfiihrung der Sanddrains, die Lénge derselben und
der gegenseitige Abstand nicht allen Regeln der Kunst ent-
sprach. Indessen hatten diese Sanddrains die langen Nach-
setzungen kaum vermeiden konnen. Dafiir sprechen u. a.
auch die Erfahrungen bei einer unmittelbar benachbarten
Eisenbahnbriicke tiber den sog. Escherkanal (Linth), die auf
gegen 20 m locker gelagertem Kiessand ruht und von 1926
bis 1957 sich im Vergleich zu einem nahegelegenen Fixpunkt
im anstehenden Fels in diesem Zeitraume um total 170 bis
205 mm, d. h. im Mittel um 58—6,6 mm</Jahr, gesetzt hat.
Wir sind der Ansicht, dal diese Setzungen eine Folge der
Konsolidierung der weit iiber hundert Meter machtigen
jungen Deltaschicht sind.

In der ostlichen Fortsetzung gelangt die Nationalstralie
N 3 nach ca. 30 km, z. T. dem Walensee {olgend, in das
Gebiet von Sargans. Dort haben der Rhein und seine Neben-
bache seit der Eiszeit ebenfalls einen vermutlich tiber hun-
dert Meter tiefen, sehr ausgedehnten See aufgefiillt, dessen
Rest der ca. 50 km nordlich davon beginnende heutige
Bodensee darstellt. In Sargans sollte die neue National-
strale N 3 abermals auf einem Damm einen sehr schlechten
Baugrund queren (Abb. 6). Dieser besteht aus einer 6—12 m
mdchtigen weichen Schicht aus Torf- und Siltlagen, die auf
Kies und Sand unbekannter Machtigkeit ruht. Auch hier
wurden vor der definitiven Dammschiittung 1957 zwei Ver-
suchsddmme gebaut, die am Ende eine HOohe von 6 m iiber
der Ebene erhalten sollten. Da die Versuchsdémme aber auf
verschieden madachtigen, weichen Schichten abgestellt wurden,
konnen die Resultate nicht ohne weiteres miteinander ver-
glichen werden. Im Gebiet des zu erstellenden westlichen
Dammes B (1) auf dem schlechteren Grund wurden vorgéngig
Sanddrains erstellt. Thre Herstellung erfolgte durch Ein-
schlagen eines Stahlrohres von 30 cm Durchmesser mit einer
verlorenen Betonspitze. Das Rohr wurde sodann mit Sand,
der dem Filterkriterium entspricht, und etwas Wasser gefiillt
und gezogen (Abb. 7). Der eine der Ddmme, der auf Sand-
drains liegt, zeichnet sich durch die verhédltnismaBig grofBe
Setzung von 2,69m (d. h. rund 31 /o der totalen Schiitthéhe von
8,69 m, resp. 34°%, der Linge der Sanddrains von 750 m)
wahrend des Schiittens aus, so dal man sich Gedanken liber
die Verformung und das weitere Schicksal dieser Sanddrains
machen mubBte, die unter einem solchen Damm liegen (siehe

Abb. 6: Geotechnische Profile ldings der NationalstraBe N 3 bei

Sargans, Kt. St. Gallen. A und B = Versuchsdimme, C und D =

Setzungspegel, E = Rulschung beim Dammbeu. 1 = Damm-

schiittung, 2 = Teriainoberfldche vor Beginn der Schiillung, 3 =

Terrainoberflidche nach der Schiittung, = Torf und Silt, 5 = Kies
und Sand, 6 = Zone mit Sanddrains.
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Abb. 7: Versuchsdamm B (6) an der
NationalstraBe N 3 in Sargans mit
Sanddrains.

auch A. von Moos und M. Gautschi, 1962, A. von
Moosund W, Pfiffner, 1964). AnschlieBend wurden auf
einer Strecke von 870 m total 2085 Sanddrains mit einer
Totalldange von 19 336 m bei einem Durchmesser von 30 cm,
einem gegenseitigen Abstand von 4,5 m und einer mittleren
Linge von 9,25 m wie folgt ausgefiithit: Ein an einem Aus-
legerarm eines Baggers hdngendes Rohr mit einer Klappe
am unteren Ende wurde mit Druckwasser und Druckluft in
den weichen Untergrund eingespiilt, wobei das Material
oben aus dem Rohr ausfloB. Dann wurde der Sand unter
Kontrolle der verbrauchten Menge eingebracht und dabei
das Rohr langsam gezogen. Die Setzungen des anschliel3end
geschiitteten Dammes, von denen die Resultate von 4 Punk-
ten in Abb. 8 wiedergegeben werden, zeigen wiederum die
schon erwdhnte deutliche Zweiteilung. Die Hauptsetzung
endet sehr rasch, d. h. kurz nach Vollendung der Schiittung.
Sie ist sehr grof und erreichte bei Dammhdohen liber Terrain
von 5—6 m auf diesem Untergrund volle 2,5—3 m. Die Nach-

— Sand

+ 6,00m

240 — Zeit in Togen

setzung dagegen dauert sehr lange an (Abb. 8). Sie ist 1964,
d. h. 5—6!/2 Jahre nach der Schiittung, noch nicht beendet,
betrdgt im Maximum 0,4 m und ergibt 1964 noch immer einige
Millimeter pro Monat. Die StraBe ist seit August 1962 mit
einem provisorischen Belag in Betrieb.

Es ist bemerkenswert, dafl der Setzungsverlauf sowohl bei
den Versuchsdammen wie auch beim definitiven Damm,
lrotzdem die Sanddrains bei Versuchsdamm B und dem
definitiven Straflendamm anders hergestellt wurden, selr
dhnlich sind.

Da hier keine Parallelversuchsdémme auf ein und dem-
selben Baugrund erstellt wurden, kénnen wir uns iiber die
Beschleunigung der Setzung zufolge der Erstellung der Sand-
drains nicht mit Bestimmtheit dullern. Immerhin zeigt Abb. 9,
in welcher die Setzungen der verschiedenen Versuchsdémme
von Niederurnen und Sargans in halblogarithmischem MafR-
stab dargestellt werden, daB im Falle von Sargans diese

1957 1958
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Abb. 8: Schiitthéhe, Setzungen und
Piezomelermessungen beim Damm der
NationalstraBe N 3 bei Sargans, Kl. St.
Gallen, A und B = Pegel der Versuchs-
dimme, C und D = weitere Setzungs-
pegel, E = Grundwasserbeobachtungs-
rohr seitlich des Dammes, F = Grund-
wasserbeobachtungsrohr im Damm. 40
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Abb. 9: Nechselzungen in Funktion der Zeit von 4 Versuchs-

ddmmen aus der Schwejz. 1 + 3 Niederurnen, 5 + 6 Sargans.

1 + 5 ohne, 3 + 6 mil Sanddreins. Die gréBere Setzung der

Schulter bei Beispiel 6 ist eine Folge einer Inslabilitdl wdhrend
dem Schiitten.

Sanddrains mindestens auf die Nachsetzung keine Auswir-
lcung gehabt haben kénnen. Die grofie Setzung der aus Kies
geschitteten Ddmme, evtl. in Verbindung mit den Sand-
drains, haben als Nebenwirkung in Sargans indessen eine
allméahliche Grundwasserabsenkung herbeigefiihirt (s. Abb. 8).
Es ist dies aber vermutlich die Folge einer durch die Setzung
des durchlassigen Kieskorpers eingetretenen Verbindung mit
einem nahegelegenen Kanal mit tieferliegendem Wasser-
spiegel. Diese Grundwasserabsenkung koénnte durch den
Wegfall des Auftriebes in diesem Falle fiir einen Teil der
Nachsetzungen verantwortlich gemacht werden. Dal} bei der
Schiittung solcher Damme auf weichen Schichten die Poren-
wasserspannungen einerseits und die zunehmende Ver-
festigung andererseits eine bedeutende Rolle spielen, haben
Rutschungen von Dammschiittungen bei Sargans, St. Gallen
(von Moos und Schneller, 1961) und bei Oerlingen,
Kt. Zirich (Huder und Sewaldsen, 1963), gezeigt, bei
welchen aber kurze Zeit nach erfolgter Neuschiittung die
Damme ohne Schwierigkeiten wiederaufgebaut werden
konnten.

Die bisherigen Beispiele haben uns gezeigt, dal} uberall
dort, wo man Damme auf Torf erstellt, jede Neubelastung zu
neuen Setzungen fiithrt. Treten diese Setzungen dann ein, so
mufl man erneut nachschiitten und gibt dadurch zu neuen
Setzungen AnlaB, wie das z. B. Abb. 2 dieses Textes u. a.
zeigt. Eine Lésung ist deshalb in solchen Féllen, wo man um
schwimmende Démme nicht herumkommt, eine Vorbelastung
mit nachfolgender Entlastung.

Bei der Erstellung der N 2, die von Basel nach Chiasso
fuhrt, wurde als Konsequenz aus den bisherigen Erfahrun-
gen, in Stansstad, Kt. Nidwalden, deshalb ein Versuch ohne
Sanddrains, aber mit Vorbelastung und nachtrédglicher Ent-
lastung durchgefiihrt. Der Untergrund besteht dort am sid-
lichen Ufer des Vierwaldstdtter Sees zunachst aus 6 m Humus,
Torf und Silt, die von mindestens 9 m locker gelagertem
siltig-sandigem Kies unterlagert wurden. Darunter folgen,
vermutlich bis uUber 100 m, erneut fein- bis grobkornige
Lockergesteine, d. h. Delta- und Seeablagerungen. Nach Aus-
hub des Humus in einer Stdrke von 0,3 m wurden im Tracé
der zukiinftigen Autobahn 3 Versuchsddimme von 1,35 m,
2,70 m, resp. 3,85 m Hohe geschiittet (Abb. 10). Diese setzten
sich bis Schiittende im Zentrum um 0,05 m, 0,40 m, resp.
0,55 m, so daBl die Dammkrone in diesem Zeitpunkt eine
IHohe von 1,30 m, 2,30 m, resp. 3,30 m tiber Terrain besall.

INach iiber 200 Tagen nach Schiittende, als die Totalsetzungen
0,19 m, 0,58 m, resp. 0,83 m erreicht hatten, wurden die bei-
den héheren Démme um 0,8 m, resp. 2 m entlastet. Es trat
darauf zunachst als Folge der Entlastung eine geringfiigige
Hebung auf. Nach freundlicher Mitteilung von Ing. B. Boffo,
Stans, ist die Hohe bei diesen beiden entlasteten Dammen
auf Grund einer Kontrollmessung der noch existierenden
Pegel nach 833 Tagen praktisch gleichgeblieben, d. h. es hat
sich als Folge der Vorbelastung und der Entlastung bis heute
keine weitere Setzung mehr eingestellt. Leider war es nicht
mehr moglich, die Setzungen des Dammes ohne Vorbelastung
zu messen, doch weil man von einem Versuchsdamm in der
Néahe, der ohne Vorbelastung geschiittet wurde, daf3 diese
weitergehen. Auf Grund dieser positiven Ergebnisse wurde
eine groflere Strecke dieser Autobahn auf schlechtem Unter-
grund mit gutem Erfolg in dhnlicher Weise vorbelastet, wo-
bei die Vorbelastung jeweils einige Monate liegen bleibt
und dann fir den nachsten Abschnitt wieder verwendet wird.

Hier sei noch erwahnt, daBl im schweizerischen Straenbau
die Entfernung des Torfes und dessen Ersalz durch tragfdahi-
ges Material bei Machtigkeit des Torfes von bis 4 m als
Regel gilt, dal} aber auch die Verdrangung von organischem
Schlamm durch Vor-Kopf-Schiitten des Straflendammes, z. B.
bei der Nationalstralle N 1 in St. Margarethen, Kt. St. Gallen,
am Ufer des Alten Rheins mit Erfolg durchgefiihrt wurde.

Neuerdings wird in Kanada und Skandinavien versucht,
das Gewicht der Ddémme und damit die Einsenkung in Torf-
gebieten dadurch zu verkleinern, da3 man denjenigen Teil,
der nach der Setzung unter Wasser kemmt, aus moglichst
leichtem Material, das unter Wasser quasi gewichtslos wird,
z. B. aus geprefiten Torfballen oder aus Sdgemehl, erstellt.
Diesbezligliche Versuche sind z. Z. in Norwegen im Gange.

Handelt es sich um den Bau von Straflen oder Pisten, die
nicht unbedingt iber die allgemeine Oberfliche hinaufragen,
also keine Damme aufweisen miissen, so stehen noch an-
dere Losungen offen, auf die hier noch kurz eingegangen
werden niub.
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Abb. 10: Nachselzung in Funktion der Zeil bei verschiedenen

Dammhéhen auf demselben Baugrund und EinfluB der Entlastung.
Versuchsdédinme an der NationalstraBe N 2 in Stansstad, K{. Nid-
walden.



Die BetonstraBenfachménner weisen in der Schweiz immer
auf Beispiele hin, wo in gewissen Torfgebieten BetonstraBien
mit relativ kleiner Trag- und Fundations- resp. Frostschutz-
schicht von 20—30 cm Starke sich zufolge der guten Last-
verteilung sehr gut gehalten haben (z. B. StraBe Schwyz—
Brunnen, Neeracher Ried, Kt. Ziirich, La Chaux-de-Fonds, Kt.
Neuchatel, usw.) und nur geringe Setzungen aufwiesen. Die
Schwierigkeit besteht nun darin, die unter der Betondecke
liegenden Schichten (Fundations- und Tragschicht nach
schweizerischen Begriffen) derart zu verdichten, daBB sie die
notwendige Tragfdhigkeit besitzen. Nach schweizerischen
Normen (SNV No. 40372) wird z. B. auf der Tragschicht ein
statischer Zusammendriickungsmodul von 800 kg/cm? be-
stimmt mit dem Plattenbelastungsgerat, gefordert.

Um keine unnétig machtigen Schittmassen aufbringen zu
missen, die nur zu groBen Setzungen AnlaB geben, wurde
vorgeschlagen, auf solchen organischen Béden zunéchst eine
Magerbetonschicht, z. B. P 100, aufzubringen, wie das friher
schon etwa beim Flughafen von Schiphol zur Anwendung
kam. Eine Stabilisierung des vorhandenen Untergrundes
kommt bei solchen organischen Béden wegen des zu grofBen
Wassergehaltes oder der Betonaggressivitdt nicht in Frage.
Dieser Magerbeton kann in trockener Konsistenz, z. B. auf
einer Kunststoffolie als Unterlage vor Kopf geschiittet, aus-
gebreitet werden und sich dann erhdrten. Damit ist eine sta-
bile, druckverteilende Unterlage geschaffen, auf welcher
die Tragschicht in geringen Machtigkeiten sich auf den ge-
winschten Zusammendriickungsmodul verdichten 1laBt. Je
nach dem Zweck kann (Balduzzi, 1960, Huder, 1960)
darauf eine armierte Betonplatte, ein Schwarzbelag oder ein
Asphaltbelag mit unterlagernder Schotterschicht eingebracht
werden. Wie Reflektionsmessungen (MiUller und Schni t-
ter, 1962) an einer Flugpiste gezeigt haben, kann durch Er-
stellung einer solchen basalen Magerbetonschicht an Ge-
samtmadchtigkeit des StraBenkérpers vom Standpunkt der
Tragfdahigkeit aus gespart werden (Abb. 11). Ob diese Bau-
art wegen der doch relativ geringen MaBe des StraBen-
korpers der dynamischen Beanspruchung von Autostralen
mit schwerem Verkehr gewachsen ist, d. h. ob das Verhalt-
nis dynamisch wirkende Nutzlast/Dammkérper nicht zu un-
glnstig ist, ist noch nicht bewiesen und ist zum mindesten
fraglich.

IV. Zusammenfassung

Auf Grund der oben geschilderten Erfahrungen ist der
Verfasser zu folgenden Schlissen uber Stralienbauten auf
schlechtem Baugrund, speziell auf Torf, gekommen:
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Abb. 11: Vergleich von Deiflektionsmessungen auf ein und dem-

selben Baugrund mit verschiedenem Aufbau der Piste. A = llexible

Decke, B = Magerbeton, C = Fundationssohichit (GW = Kiessand),

D = Untergrund (OH = silltige Tone il organischen Bei-

mengungen), E = Ubergangsschicht (SW = sauberer Sand mil
Kies). Nach Miiller und Schnitter, 1962.

a) Dort, wo die weiche Schicht eine Machtigkeit von ca.
4—5 m besitzt und Damme erstellt werden miissen, ist die
Entfernung der Torfschicht und ihr Ersatz durch verdicht-
bares, anorganisches Material bei Autobahnen wohl die
wirtschaftlichste MaBnahme.

b) Da in der Schweiz fir die Schiilttung der Ddmme meist
grobkoérniges Material verwendet werden mubB, ist das Ein-
bringen von Sprengladungen mittels Spiilbohrungen durch
den Dammkoérper fur das Moorsprengverfahren bei uns bis
heute unwirtschaftlich und deshalb noch nie angewendet
worden. Das Einbringen der Sprengladungen an der Front
der Schiittung, wie es in Irland und neuerdings auch in
Deutschland durchgefiihrt wird, sollte aber auch bhei uns
versucht werden,

c) Zufolge der relativ grofen Durchldssigkeit der bei uns
untersuchten Torfgebiete erfolgt die Hauptsetzung bei Be-
lastung sehr rasch, so daB die Erstellung von Sanddrains
von diesem Standpunkt aus nicht notwendig war. Die Nach-
setzung kann durch die Erstellung von Sanddrains auf alle
Falle nicht vermieden werden.

d) EntschlieBt man sich zur Erstellung von schwimmenden
Dammen, so muB durch Kontrolle der Setzung, evtl. der
Porenwasserspannung, das Aufbringen der Schiittung derart
dosiert erfolgen, daB keine Rutschungen entstehen.

e) Zur Vorwegnahme der in organischen Boden bei Be-
lastung sich unweigerlich einstellenden Nachsetzungen ist
eine Vorbelastung mit nachfolgender Entlastung unbedingt
zu empfehlen.

f) Nach Méglichkeit sollten die Strafenkérper vom Stand-
punkt der Setzung aus auf schlechtem Untergrund weniy
michtig sein, Die Methode der Ersteliung einer basalen
Magerbetonschicht als tragende und vetleilende Platte, auf
weldher die Tragschicht verdichtet werden kann, verdient
nach meiner Ansicht vermehrte Beachtung, wobei aber das
geeignete Verhdltnis dynamisch wirkende Nutzlast/Damm-
kérper mit in Betracht gezogen werden muB.

Zum SchluB mochte ich sehr empfehlen, die striltigen
Fragen betreffend Art, Ausfihrung, Dimensionierung und
Anwendung, resp. Nichtanwendung der Sanddrains bzw. de-
ren Ausschaltung mittels Versuchsdammen, weiter abzukla-
ren.
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