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CEVA, le maillon manquant de l’agglomération franco-valdo-genevoise 
 
 
 
 
Dans la construction du projet d’agglomération franco-valdo-genevois, qui regroupe près d’un million de per-
sonnes, CEVA joue un rôle essentiel en terme de mobilité. Cette nouvelle ligne transfrontalière reliera les 
gares de Genève-Cornavin et d’Annemasse, connectant ainsi les réseaux ferrés suisse et français qui fonc-
tionnent actuellement en cul-de-sac (fig. 1). Cela permettra la création d’un RER, qui desservira 40 gares 
dans toute la région transfrontalière, dont 5 nouvelles stations au cœur de Genève. Cette liaison sera à 80% 
souterraine et nécessitera donc la construction de deux tunnels et de plusieurs tranchées couvertes.  
 

 
Illustration 1: Situation liaison CEVA 
 
 
1.1 Contexte général 
 
La réalisation de CEVA, acronyme pour Cornavin – Eaux-Vives – Annemasse est indispensable pour : 

• doter Genève et son bassin transfrontalier du réseau express régional (RER) qui lui manque, parti-
culièrement dans l'optique d'un développement durable ; 

• développer les liaisons internationales entre la Suisse et la France ; 
• anticiper la croissance et le développement de Genève et de sa région, qui comptera bientôt un mil-

lion d’habitants ; 
• répondre à l’accroissement important des déplacements avec les 500’000 entrées ou sorties quoti-

diennes du canton ; 
• offrir un impact positif sur l’économie du bassin franco-valdo-genevois, tout en améliorant l’offre de 

transport et en prenant en compte les questions environnementales. 
 

CEVA permet également une desserte à l’intérieur du canton à la densité inédite en Suisse : plus de 240'000 
personnes habitent ou travaillent à moins de 500 m des stations CEVA. Le concept architectural de ces sta-
tions a fait l’objet d’un concours en 2004 gagné par les Ateliers Jean Nouvel. La réalisation des cinq haltes 
et gares par le même architecte permettent d’harmoniser la partie urbaine du Réseau Express Régional 
Franco-Valdo-Genevois, appelé LEMAN Express, et de donner une identité visuelle au projet.  
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Illustration 2: Halte de Chêne-Bourg, image de synthèse issue du concours 
 
 
Trois stations CEVA seront au cœur d’une revalorisation urbaine grâce, notamment, aux espaces libérés en 
surface. Il s’agit des gares de Lancy-Pont-Rouge, Genève-Eaux-Vives et de la halte de Chêne-Bourg. Au to-
tal, ce sont plus de mille logements, des équipements publics (dont la nouvelle Comédie de Genève), 
130'000 m2 d’activités et 30'000 m2 de commerces qui seront construits. En outre, d’autres projets immobi-
liers ou de développement voient le jour à proximité immédiate des stations CEVA, tant sur la France que 
sur la Suisse. C’est par exemple le cas de Lancy-Pont-Rouge et de Carouge-Bachet qui se situent dans le 
périmètre du grand projet de développement Praille-Acacias-Vernet (PAV) qui proposera 14'000 logements 
et 15'000 emplois.  
 
Concernant les travaux, le tracé a été divisé en sept secteurs. Il commence sur la voie 1 de la gare de Cor-
navin, où des travaux de prolongation du quai ont été effectués en 2005/2006. 
 
 

 
Illustration 3: Tracé CEVA et zones de travaux 
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Il emprunte ensuite le réseau existant jusqu’à la gare marchandises de la Praille, où deux stations prennent 
place. Au nord, la station de Lancy-Pont-Rouge, actuellement en service, sera déplacée de quelques cen-
taines de mètres et agrandie afin d’accueillir un nombre d’usagers plus élevés. Au sud du site de la Praille, 
la nouvelle station de Carouge-Bachet, à la fois aérienne et enterrée, prend place au niveau du nœud stra-
tégique de l’entrée Sud de Genève et sera un centre d’échange multimodal avec des connexions sur les 
trams, les bus et un P+R. Elle permet également une liaison directe avec le Stade de Genève.  
 
De Carouge-Bachet, le tracé CEVA s’enfonce sous la colline de Pinchat dans un tunnel d’environ deux kilo-
mètres. Le tunnel se termine par une tranchée couverte remontant en surface à proximité de l’Arve, pour 
permettre le franchissement de la rivière grâce à un pont fermé qui constitue le secteur 4. Après le passage 
de ce pont sur l’Arve, résultat d’un concours d’architecture, CEVA s’enfoncera alors dans la falaise de 
Champel en tunnel d’une longueur d’un peu plus d’1,5 km sous le plateau du même nom. Au milieu du tun-
nel, la station souterraine de Champel-Hopital, à une profondeur de 25 m, permet de desservir à la fois un 
quartier très dense en habitations et en activités, ainsi qu’un corridor souterrain reliant directement la station 
à l’hôpital universitaire de Genève. 
 
A la sortie du tunnel de Champel, une tranchée couverte assure la liaison vers la gare des Eaux-Vives qui 
sera aménagée à une profondeur de 16 m.  
 
A partir de là, CEVA suit le tracé SNCF existant en tranchée couverte. L’enfouissement de la ligne, précé-
demment exploitée en surface sur une longueur de 4 km environ, libére une bande de terrain entre les Eaux-
Vives et le Foron qui sera utilisée pour créer un aménagement dédié à la mobilité douce, piétonnier et cy-
cliste appelé « Voie Verte ». La station de Chêne-Bourg est entièrement réaménagée en souterrain.  
 

 
Illustration 4: Voie verte CEVA 
 
A la frontière franco-suisse, CEVA prend de la hauteur afin de déboucher en surface peu avant la gare 
d’Annemasse. Cette partie du projet est gérée par SNCF Réseau. 
 
 
 
1.2 Travaux 
 
La construction de CEVA est planifiée sur huit ans. Près de quatre ans après le premier coup de pioche 
donné en novembre 2011, les travaux de gros œuvre des stations sont en train de s’achever et c’est le se-
cond œuvre qui débutera en 2016. 
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Sur la partie existante du tracé, des travaux de modernisation ont été effectués et continuent dans les tun-
nels existant et le tablier du Viaduc de la Jonction sera entièrement refait et élargi.  
 
A Lancy-Pont-Rouge, le premier des deux passages sous-voies est percé, tandis que le second est en cours 
de terrassement ; tout comme les travaux du nouveau pont ferroviaire enjambant la route du Grand-Lancy. 
 
Au Bachet, le génie civil de la halte est achevé, à l’exception de ses quais, pour laisser la place au tunnel de 
Pinchat. Ce dernier, creusé depuis ses deux extrémités en demi-section, a été percé le 8 octobre 2015. Ce 
sont désormais la creuse du stross et le revêtement qui sont réalisés. 
 
Le pont sur l’Arve est actuellement monté et assemblé sur la rive gauche de la rivière. Il sera poussé en une 
fois sur la culée de la rive droite, en construction. 
 
Les derniers travaux de la halte de Champel sont actuellement en cours. Il s’agit d’escaliers, de locaux tech-
niques et de finitions. Quant au tunnel de Champel, lui aussi creusé depuis ses deux extrémités mais en 
pleine section, son excavation se poursuit. Ses deux fronts d’attaque sont situés au Val d’Arve et aux Eaux-
Vives. 
 
C’est la raison pour laquelle ce n’est que la première partie des travaux de génie civil de la gare de Genève-
Eaux-Vives qui s’achève fin octobre. La seconde interviendra à la fin des travaux du tunnel de Champel.  
 

 
Illustration 5: Tunnel de Champel – Front Val d’Arve 
 
Enfin, sur le dernier tronçon suisse courant jusqu’à la frontière, la tranchée couverte est désormais entière-
ment creusée et, en surface, les routes traversées seront remises en état dans les mois qui viennent. 
 
Concernant la partie française du projet, le premier coup de pioche a été donné en mai 2015. 
 
L’objectif de mise en service de l’ensemble du projet est actuellement fixé à décembre 2019. Le planning se-
ra revu et la date de mise en service fixée lorsque près de la moitié des tunnels aura été creusée. A noter 
qu’une mise en service partielle de la gare de Lancy-Pont-Rouge est planifiée à fin 2017, avec l’introduction 
d’une cadence au ¼ d’heure du Léman Express. 
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Tunnel de Pinchat : les rétro-analyses au service de l'optimisation du 
soutènement 

 

I. Contexte du Lot 3 : 
 

Les prestations d'ingénieurs du lot 3 du projet CEVA, constitué de la halte de Carouge-Bachet et du tunnel 
de Pinchat, ont été attribuées au groupement d'études GEPinchat dont BG Ingénieurs Conseil SA est le 
pilote avec comme partenaires Géotechnique Appliquée Dériaz SA, SD Ingénierie Genève SA et Solfor SA. 
Le tunnel de Pinchat, d'une longueur de 2036m, est excavé en terrain meuble en milieu urbain, avec à l'une 
de ses extrémités, la halte de Carouge Bachet de 235m et à l'autre la tranchée Couverte de la Voirie de 
Carouge de 90m, toutes deux réalisées à l'abri de parois moulées. 

 

Figure 1 : Allotissement du projet CEVA Suisse 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2 : Lot 3 Gare de Carouge-Bachet tunnel de Pinchat 
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II. Contexte géologique du tunnel de Pinchat  
 

Depuis la halte de Carouge-Bachet, le tunnel de Pinchat traverse 3 couches géologiques distinctes :  

- Des limons argileux et argiles (couches 6 d/e selon nomenclature genevoise), 
- Une moraine wurmienne limono-argileuse (couche 7 d/e selon nomenclature genevoise) 
- Des alluvions Anciennes pré-glacières (couche 9a selon nomenclature genevoise). 

La disposition des différentes couches géologiques figure sur le profil en long suivant : 

 

Figure 3 : Profil en long 
géologique à l'appel 

d'offre 

 

 

 

Le présent article traite des études et travaux de la section tunnel située dans les limons argileux nommée 
ci-après "argile" (240 ml). 

III. Excavation / Soutènement du tunnel dans les argiles 
 

Selon le profil en long géologique précédent, les 240 premiers mètres de tunnel depuis la halte de Carouge 
– Bachet sont excavés successivement dans les argiles (section n°1), puis dans une section mixte argiles / 
moraine wurmienne (section n°2), puis dans une section mixte argiles / moraine wurmienne / Alluvions 
Anciennes (section n°3). Au-delà des 240m, l'excavation du tunnel a lieu soit dans une section mixte 
moraine wurmienne / Alluvions Anciennes, soit dans une section entièrement dans les Alluvions Anciennes. 

 

Limons argileux 
et argiles 6 d/e 

Moraines de retrait 
7 d/e 

Alluvions Anciennes 9a 

Section du tunnel réalisée dans les argiles (L = 240 m) 

Section 1 (100% argiles) Section 2 (argiles / moraine) Section 3 (argiles / moraine / alluvions) 
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Batiments démolis pour les installations de chantier 
Galerie des Services Industriels genevois en exploitation 

Figure 4 : Situation de la section du tunnel dans les argiles 

Le contexte de réalisation de ces 240m de tunnel est particulièrement délicat : 

- la couverture du tunnel est faible et augmente progressivement de 5m à 20m, 
- la zone est urbanisée (au nord le bâtiment des TPG avec 15m de sous-sol; une galerie industrielle 

située 3m au-dessus du tunnel au niveau du portail puis de manière tangentielle à l'ouvrage ; des 
villas construites à l'aplomb du tunnel ; une route cantonale, située au-dessus d'un réseau 
d'évacuation des eaux usées, quasiment superposée au tunnel et présente sur tout le tronçon),  

- les argiles et limons argileux sont compressibles avec une faible capacité portante, entrainant des 
tassements importants lors de l'excavation du tunnel. 

Ces contraintes ont conduit à un principe d'excavation / soutènement en section divisée en galeries de pied, 
calotte, noyau/radier dont les détails et le phasage prévus avant le début de l'exécution est le suivant : 

 

 

Figure 5 : Phases d'excavation / soutènement du tunnel dans les argiles 

1. Galeries de pied : 

Largeur/hauteur/section excavée : 4m / 5.12m / 19m2 
Excavation et soutènement -> par pas de 1m, béton projeté fibré de protection 5cm (voie sèche), cintre et 
étrésillon HEB180, béton projeté fibré 18cm entre les cintres (voie sèche) 

2. Semelles et mur d'appui de calotte : 

La capacité portante des argiles étant faible, des semelles surmontées d'un mur en béton armé ont été 
réalisées. Elles servent de fondation pour les cintres et le béton de soutènementde calotte qui viennent 
s'appuyer dessus. 
Partie horizontale : l = 3.62m * h = 0.95m 
Partie verticale : l = 1.50m * h = 2.00 m 

3. Calotte : 

2. Semelles d'appui 1. Galeries de pieds 

3. Calotte 

4. Noyau / radier 
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Présoutènement par voûte parapluie constituée de tubes acier de longueur 16m répétée tous les 12m 
d'avancement et boulons de front GFK de longueur 16 à 20m répétés tous les 12m d'avancement. 
 
Excavation par étape de 12m avec un pas d'excavation de 1m, Rmin = 5.70m, Rmax = 6.75m 
 
Soutènement avec béton projeté fibré de protection des travailleurs épaisseur 5cm (voie humide) sur front et 
parement, démolition partielle du soutènement des galeries de pied, pose du cintre HEB180 et fixation aux 
murs en béton armé, treillis coffrant entre les cintres et béton coulé 18cm et piste en béton épaisseur 20cm 
tous les 12m d'avancement 
 

4. Noyau / radier : 

Excavation maximum 48h avant bétonnage 
Démolition des cintres des galeries de pied 
Béton de propreté 10cm 
Béton armé de radier (épaisseur variable de 40 à 56cm) 

IV. Études d'Exécution : 
 

1. Bases  

Lors de la phase d'avant-projet, une campagne géotechnique a été réalisée, comprenant notamment, 4 
sondages réalisés dans la zone concernée par l'excavation du tunnel en section divisée. Ce sont ces 
sondages qui ont permis d'établir le profil en long géologique. Ces sondages ont également fait l'objet 
d'essais in-situ et d'essais triaxiaux réalisés en laboratoire. 

La partie souterraine de la galerie SIG, située sous la future halte de Carouge Bachet, a été réalisée dans 
ces argiles et a fait l'objet d'un rapport d'activité transmis au groupement GE-Pinchat pour l'établissement du 
présent projet. Il figure dans ce rapport quelques données de tassements observés en surface lors de la 
réalisation de celle-ci. 

La mise en place des équipements de mesures au préalable des travaux a également permis de 
confirmer/préciser la géologie. 

2. Méthode de travail  et modélisation  
 

Afin de déterminer les tassements maximaux prévisibles, en fonction des phases d'avancement (galeries de 
pied, calotte, noyau) et la part de déformations qui se produisent en amont du front de ceux qui ont lieu en 
aval, la méthodologie retenue est la suivante :  

a. Modélisation des tassements avec le logiciel aux éléments finis Zsoil®, 
b. Comportement des argiles modélisé à l'aide d'une loi constitutive type Hardening Soil, et loi élasto-

plastique de Mohr-Coulomb pour les autres couches (trop peu de données pour établir une loi type 
Hardening Soil fiable). 

c. Calages des paramètres géomécaniques des argiles en modélisant les essais triaxiaux et en 
comparant les résultats contraintes/déformations avec les essais triaxiaux réalisés en laboratoire, 
puis modélisation de la galerie SIG et comparaison des tassements obtenus avec les tassements 
observés à la construction, tels qu'indiqués dans le rapport d'activité (rétro-analyse), 

d. Calage des paramètres géomécaniques des autres couches géologiques selon le rapport 
géologique, 

e. Modélisation 3D de la section du tunnel entièrement excavée dans les argiles pour déterminer le 
taux de déconfinement du front pour chaque phase d'excavation, appréhender la stabilité du front et 
identifier la forme de la cuvette des tassements avec l'avancement du front, 

f. Modélisation 2D de la section du tunnel entièrement excavée dans les argiles pour déterminer 
précisément les tassements et efforts induits dans la structure. 
Mise en place d'un système de suivi in-situ des tassements préalablement à la réalisation des 
galeries de pied afin de faire une rétro-analyse pendant la phase de bétonnage des semelles et 
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murs et recaler les tassements attendus lors de la réalisation de la calotte et du noyau (méthode 
observationnelle). 

 

 

 

3. Calage des paramètres géomécaniques des argiles selon les essais triaxiaux 

Selon le rapport géologique, les paramètres géomécaniques sont : 

Argiles 6 (rapport géologique) 
Module de charge 12 000 kPa 
Module de décharge 50 000 kPa 
Module pressiométrique Variable de 50 à 250 bars 
Module de compressibilité Variable de 5000 à 15000 kPa  
Poids volumique γ = 20 kN/m3 
Angle de frottement φ' = 25° 
Cohésion c' = 15 kPa 
Coefficient de surconsolidation OCR OCR = 1 (normalement consolidé) 

Tableau 1 : Paramètres géomécaniques des argiles issus du rapport géologique 

Pour caler les paramètres géomécaniques des argiles dans le modèle aux éléments finis, les essais 
triaxiaux réalisés en laboratoire ont été modélisés en 3D avec les mêmes charges s1 et s3, avec un essai de 
charge/décharge à 2% de déformation. 

Par itérations successives, les paramètres géomécaniques retenus pour la loi constitutive Hardening Soil 
sont les suivants : 

Argiles 6 (Continuum Hardening Soil) 
Module de charge/décharge Eur 15 000 kPa (pour contrainte de référence de 

100 kPa) 
Coefficient de Poisson de charge/décharge υ = 0.2 
Poids volumique γ = 20 kN/m3 
Module sécant à 50% de la contrainte de 
rupture E50 

E50 = 9 500 kPa (pour contrainte de référence 
de 100 kPa) 

Angle de frottement φ = 24.4° 
Cohésion c = 40 kPa 
Module Oedométrique Eoed Eoed = 6 233 kPa (pour contrainte de référence 

de 225 kPa) 
Coefficient de surconsolidation OCR OCR = 1 (normalement consolidé) 

Tableau 2 : Paramètres géomécaniques des argiles issus des essais triaxiaux 

Les graphiques suivants permettent de comparer les résultats obtenus avec les essais triaxiaux réalisés par 
l'EPFL, l'essai modélisé sur Zsoil avec les paramètres mécaniques ci-dessus, et un essai triaxial modélisé 
sur Zsoil avec une loi de comportement de Mohr-Coulomb. 
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Figure 6 : Résultats des essais triaxiaux sous contrainte radiale de 300 kPa 

 

 

Figure 7 : Résultats des essais triaxiaux sous contrainte radiale de 100 kPa 

Ces graphiques appellent les commentaires suivants : 

- Dans le cas des essais triaxiaux EPFL et de l'essai triaxial modélisé via Hardening Soil, la rupture de 
l'échantillon se produit à grandes déformations (ε1 > 5%), la résistance augmentant encore dans le domaine 
des grandes déformations (2%<ε1<5%, écrouissage). Cela se traduira donc dans le modèle aux éléments 
finis par une faible zone plastifiée en périphérie de l'excavation (plastification=domaine post-rupture). 

Ce n'est pas le cas en adoptant une loi de comportement de Mohr-Coulomb, où la rupture de l'échantillon a 
lieu à la fin du domaine de faibles déformations. Les phases d'études précédentes montrent que dans ce 
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cas, la zone plastique est importante autour de l'excavation (absence de la zone d'écrouissage: le matériau 
ne résiste plus). 

- La modélisation de la charge/décharge à 2% de déformation est bien représentée par les caractéristiques 
mécaniques Hardening Soil, alors que le module de charge/décharge obtenu avec la loi Mohr Coulomb est 
trop pessimiste (module faible), 

- La déformation en fonction de la charge représentée par la loi constitutive Hardening Soil est semblable 
aux essais EPFL, sauf dans le cas des grandes déformations sous contrainte radiale de 100 kPa, où la 
modélisation de l'essai avec Hardening Soil est conservatrice. Ce calage conservateur des paramètres a été 
retenu car il est sécuritaire pour la stabilité de l'excavation, les déformations étant surestimées à proximité 
de la périphérie du tunnel, dans la zone où la sollicitation triaxiale est réduite. 

La rétro-analyse menée sur la galerie SIG avec les paramètres précédents a également confirmé la bonne 
corrélation entre les tassements observés et les tassements issus du modèle aux éléments finis. 

4. Modélisations 2D/3D de la section dans les argiles avec les paramètres issus 
des essais triaxiaux 

Avec les paramètres géomécaniques précédents, un modèle 3D aux éléments finis à maille grossière, puis 
un modèle 2D à maille fine et avec des interfaces sol/structure, ont été établis. 

  

Figure 8 : Modèle 3D : Dimensions géométriques et état à la fin de la modélisation 

  

Figure 9 : Modèle 2D : Dimensions géométriques et état à la fin de la modélisation 
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Les résultats de tassements prévisionnels en surface sont les suivants : 

 

Figure 10 : Cuvette des tassements prévisionnels au PM44 avec modélisation pré-Exécution 

Les tassements estimés par ce modèle sont très importants, en particulier pour la zone bâtie au-dessus du 
tunnel. Celui-ci prévoit 60mm de tassement à la fin des galeries de pied, 180mm à la fin de la calotte et 
200mm après la reprise du noyau et du radier. 

La cuvette de tassement est également large, avec 60m où les tassements attendus sont supérieurs à 
10mm. 

Ces valeurs étant élevées et peu réalistes selon notre expérience dans des conditions similaires, il a été 
convenu entre le Maitre d'Ouvrage et GE-Pinchat d'établir un suivi régulier des tassements et suffisamment 
dense lors de la réalisation des galeries pour pouvoir réaliser une rétro-analyse des paramètres 
géomécaniques lors de la réalisation des banquettes de sorte à recaler les tassements prévisionnels liés à la 
réalisation de la calotte et du noyau. 
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5. Suivi in-situ et rétro –analyse : 
 

1. Suivi in-situ : 

Le plan de surveillance est le suivant : 

 

Légende :  point de nivellement en surface  
  302 : sondage réalisé en phase d'avant projet 

 TPx-Ex : sondage réalisé en phase Exécution équipé d'un extensomètre vertical  
  TPx-Ix : sondage réalisé en phase Exécution équipé d'un inclinomètre 
  CP : section de convergence dans les galerie de pied 
  SIGx : point de nivellement dans la galerie SIG 

Figure 11 : Plan de surveillance 

 

Les mesures mises en place visent à : 

- Affiner le profil en long géologique, avant le creusement des galeries de pied,  par la réalisation des 
sondages carottés et réaliser un levé de front quotidien lors de la réalisation des galeries de pied 
(cadence d'avancement 4 m/j/galerie), 

- Suivre les tassements en surface en amont, au passage et en aval du front des galeries de pied, de 
la calotte et du noyau, 

- Suivre les déplacements dans le terrain en fonction de l'avancement du front avec la mise en place 
d'extensomètre pour les déplacements verticaux et d'inclinomètres pour les déplacements 
horizontaux, 

- Analyser le déconfinement des différents fronts avec des inclinomètres mis dans la section 
d'excavation et détruits lors du passage du front, 

- Suivre les déplacements du soutènement avec des sections de convergences et des points de 
nivellement posés sur celui-ci. 
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Figure 12 : Exemple de relevés de front au PM28 et au PM145 

Les tassements observés au PM44 pendant le passage du front des galeries de pied, et une fois les galeries 
de pied entièrement réalisées sont les suivants : 

 

Figure 13 : Tassements réels au PM44 lors de la réalisation des galeries de pied 

Bien que l'excavation des galeries de pied au PM44 ait été effectuée entièrement dans les argiles comme 
cela était prévu lors des études d'Exécution, les tassements constatés de maximum 18mm à l'axe du tunnel 
sont bien inférieurs aux tassements de 58mm prévus lors des études. 
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La première raison de cet écart est la vitesse d'avancement de l'excavation/soutènement relativement 
élevée, à raison de 4m/j/galerie. Cette vitesse d'avancement élevée limite le déconfinement du front, et donc 
les tassements avant la pose du soutènement (7mm maximum de tassement en surface lors du passage du 
front) car la durée de vie d'un front est inférieure à 6h. Cette vitesse d'avancement a notamment été possible 
grâce à l'excellente tenue des argiles à court terme (pas de béton projeté de protection), au travail en H24 
sur 5 jours et aux moyens matériels mise en place par l'entreprise. Cette appréciation est illustrée par la 
figure suivante et montre qu'environ 30% des tassements finaux ont lieux lors de l'excavation. 

 

Figure 14 : Vitesse de tassement pour le point à l'axe de PT5 (PM44) 

 

L'autre raison est l'utilisation d'un béton projeté voie sèche entre les cintres plutôt qu'un béton coulé. En 
effet, le béton projeté à l'avantage de monter très vite en résistance (critère J2 selon SIA 198) et de combler 
sans délai et de manière rigide tous les vides qu'il peut y avoir entre le terrain et les cintres. La voie sèche 
apporte un inconvénient lié à la ventilation mais apporte un avantage important dans la limitation des temps 
d'attentes (pas de rupture de charge). De plus, pour les volumes de béton à mettre en place, la durée de 
projection du béton est équivalente à la durée de mise en place d'un béton coulé avec treillis coffrant. La 
rigidité immédiate du soutènement et la fermeture systématique de l'anneau limitent ainsi les tassements liés 
à l'éloignement du front. 

Fort de ces résultats, 2 rétro-analyses ont été réalisées :  

- La première porte sur le recalage des paramètres géomécaniques des argiles dans la modélisation 
aux éléments finis, 

- La seconde porte sur une méthode analytique uniquement basée sur des critères géométriques 
indépendants de la géologie. 
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2. Rétro-analyse par recalage des paramètres géomécaniques : 

En travaillant sur les paramètres géomécaniques des argiles introduits dans le modèle aux éléments finis, et 
en recalant le taux de déconfinement sur les tassements observés pendant la réalisation des galeries de 
pied, les paramètres géomécaniques modifiés après rétro-analyse sont les suivants : 

 Paramètres géomécaniques pour 
études d'EXE 

Paramètres géomécaniques 
pour rétro analyse 

Module de charge/décharge 
Eur 

15 000 kPa (pour contrainte de 
référence de 100 kPa) 

67 500 kPa (pour contrainte de 
référence de 100 kPa) 

Coefficient de Poisson de 
charge/décharge 

υ = 0.2 υ = 0.2 

Poids volumique γ = 20 kN/m3 γ = 20 kN/m3 
Module sécant à 50% de la 
contrainte de rupture E50 

E50 = 9 500 kPa (pour contrainte 
de référence de 100 kPa) 

E50 = 30 000 kPa (pour 
contrainte de référence de 100 
kPa) 

Angle de frottement φ = 24.4° φ = 24.4° 
Cohésion c = 40 kPa c = 40 kPa 
Module Œdométrique Eoed Eoed = 6 233 kPa (pour contrainte 

de référence de 225 kPa) 
Eoed = 30 000 kPa (pour 
contrainte de référence de 225 
kPa) 

Coefficient de 
surconsolidation OCR 

OCR = 1 (normalement 
consolidé) 

OCR = 1 (normalement 
consolidé) 

Tableau 3 : Comparaison des paramètres géomécaniques entre études EXE et rétro analyse 

Le modèle aux éléments finis, ainsi recalé, donne les résultats de tassements suivants : 

 

Figure 15 : Tassements au PM44 selon rétro-analyse Zsoil 

La rétro-analyse sur le modèle aux éléments est légèrement optimiste car les tassements maximum prédits 
par le modèle à la fin des galeries de pied sont légèrement inférieurs à la réalité (17mm au lieu de 18mm) et 
car la cuvette des tassements est plus large et donc moins raide que la réalité (ce qui est optimiste vis-à-vis 
des tassements différentiels). 

3. Rétro-analyse selon la méthode de P.B. Attewell : 
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Cette méthode est applicable lorsque plusieurs tunnels sont réalisés dans la même zone simultanément ou 
séquentiellement, ce qui est le cas dans le présent projet avec 2 tunnels réalisés simultanément (2 galeries 
de pied, suivi de la calotte et du noyau). 

Cette méthode empirique utilise les tassements et la forme de la cuvette des tassements observés lors du 
creusement du premier tunnel pour prédire les tassements et la cuvette des tassements lors de la réalisation 
des autres tunnels. 

Cette méthode prend entre autre en compte : 

- la profondeur à laquelle sont réalisés les tunnels, 
- la section d'excavation des tunnels, 
- la distance entre les tunnels, 
- la différence de volume entre la surface du terrain avant et après excavation, 
- le point d'inflexion de la cuvette des tassements lors de la réalisation du premier tunnel. 

Elle est indépendante de la géologie. 

 

 

Figure 16 : Tassements au PM44 selon rétro-analyse Empirique 

La rétro-analyse empirique est légèrement optimiste vis-à-vis des tassements maximaux (16mm à la fin des 
galeries de pied au lieu de 18mm observé), en revanche la cuvette est moins large que celle issue de la 
rétro-analyse Zsoil et est donc plus représentative des tassements différentiels observés. 

Lors de la phase d'Exécution de la calotte et du noyau, les 2 cuvettes de tassement issues des 2 rétro-
analyses ont été conservées pour définir les seuils d'alerte et d'alarme. 

 

4. Réalisation de la calotte et du noyau : 

Ce recalage des tassements prévisionnels est basé sur l'excavation / soutènement suivant pour la calotte et 
le stross : 

- tubes ROR : 26 tubes ROR par voûte parapluie avec un espacement de 60cm entre tubes au lieu de 
40cm habituellement, 
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- Boulons de front : 13 unités pour une surface d'excavation de 72m2 au dernier cintre, soit une 
densité de 1 boulon tous les 5m2, 

- Béton projeté de protection des travailleurs : pas mis en place dans les tronçons d'argile (couche 
n°6) et/ou moraine (couche n°7) où la cohésion à court terme de ces matériaux est suffisante pour 
assurer la sécurité du personnel. 

Les tassements maximaux attendus (77 mm à l'axe du tunnel) sont compatibles avec les objectifs du projet 
permettent de lancer les travaux d'exécution de la calotte et du noyau sur  cette base. 

Les tassements mesurés, comparés aux tassements prévisionnels issus des rétro-analyses sont présentés 
sur le graphique suivant : 

 

Figure 17 : Comparaison tassements réels / prévisions rétro-analyses 

Les tassements réellement observés sont très proches de la rétro-analyse empirique, que ce soit en valeur 
maximal ou en tassements différentiels. 

Le tassement maximal observé de 81mm correspond à la projection faite après rétro-analyse des galeries 
de pied, et est donc inférieur de 60% au tassement prédit par la première modélisation de l'Exécution, basée 
sur les paramètres issus du rapport géologique. 

V. Conclusion : 
 

Lorsque les contraintes géologiques et/ou urbaines imposent la réalisation d'un tunnel en section divisée, 
dans le cas présent avec galeries de pied, calotte et noyau, le coût et le planning de réalisation du tunnel 
sont nécessairement conséquents. 

Toutefois, la durée de réalisation de ce profil d'excavation peut être judicieusement mise à profit en couplant 
le suivi in-situ avec des études en cours d'Exécution. Cela permet d'adapter le présoutènement et 
soutènement aux conditions géologiques réelles, qui dans le cas présent sont plus favorables que celles 
prédites par les reconnaissances et essais mécaniques de laboratoire. Elle permet également d'envisager 
des pistes d'optimisations de planning et/ou coût. 

Laurent FOURNIER BIDOZ 
Ingénieur Civil / ENTPE 
BG Ingénieurs Conseils SA, Avenue de Cour 61, CH-1001 Lausanne 
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CEVA Lot 24.14 : Tranchée couverte du Val d’Arve 
 
Gestion des travaux spéciaux dans un contexte hydrogéologique déli-
cat 
 
 
1 Contexte général 
 
1.1 Tranchée couverte du Val d’Arve – lot 24.14 
 
La tranchée couverte du Val d’Arve s’étend entre les km 67'887 et 68’237 du projet CEVA (cf. figure 1). 
 

 
 

Figure 1 : Tracé du projet CEVA avec tranchée couverte du Val d’Arve 
(modifié d’après www.ceva.ch) 

 
 
 
Située entre le tunnel de Pinchat et le pont sur l’Arve, la tranchée couverte du Val d’Arve est implantée entre 
le centre de Voirie de la commune de Carouge et la rive gauche de l’Arve à la hauteur de la piscine de Ca-
rouge (cf. figure 2). Deux routes principales franchissent cet ouvrage : la route du Val d’Arve et le la route de 
Veyrier, de même que le départ de la piste d’essai de la halle technique et le parking principal du service 
cantonal des véhicules (SCV) du canton de Genève. 
 

27



 
 

Figure 2 : Situation de la tranchée couverte 
 
 
 
Le profil en long de la tranchée (cf. figure 3) descend sur les 90 premiers mètres (dans le sens du kilomé-
trage) avec une pente longitudinale de 0.5% jusqu’au point bas du tracé situé au km 67'965.44 ; il remonte 
ensuite avec une pente longitudinale de 2.9% en direction de l’Arve. Après avoir franchi le tronçon entre la 
falaise de Pinchat et la route de Veyrier en souterrain, le profil sort de terre entre cette dernière et la rive 
gauche de l’Arve. 
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Figure 3 : Profil en long de la tranchée 
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La tranchée couverte est prévue pour 2 voies ferroviaires avec une largeur brute de 10.20 m et une hauteur 
au-dessus du plan de roulement (PDR) de 6.40 m. Ces dimensions comprennent une marge technique de 
0.10 m (cf figure 4). Le tracé de la tranchée est rectiligne sur 210 m environ puis s’incurve légèrement vers le 
Nord avec un rayon de courbure d’env. 2000 mètres en direction de l’alignement du pont sur l’Arve. 
 

 
 

Figure 4 : Profil type 
 

 
La tranchée couverte du Val d’Arve se trouve en secteur Au de protection des eaux. De plus, à proximité des 
puits de Carouge et de la Fontenette, un tronçon d’environ 75 m se trouve en zone S3 de protection des 
eaux. Le battement maximum de la nappe en exploitation oscille entre le niveau supérieur de 375.34 (soit 
environ +1.43 m au-dessus du point bas du plan de roulement (PdR)) et le niveau inférieur de 372.25 atteint 
lors de la canicule de 2003 (soit environ au niveau inférieur du radier de la section du point bas du PdR, à -
1.66 m de celui-ci). 
 
Le concept de la tranchée couverte, de même que les modes de réalisation ont été fortement influencés par 
le fait que la nappe environnante est exploitée pour l’alimentation en eau potable. Concernant la réalisation 
de l’ouvrage, ce sont les niveaux de la nappe en exploitation qui ont été considérés comme déterminants. 
Du point de vue de la sécurité structurale pour la durée d’utilisation prévue supérieure à 100 ans, c’est un ni-
veau probable de nappe non exploitée qui a été calculé, soit 378.50 m/mer. 
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1.2 Contexte hydrogéologique 
 
 
La cuvette du Val d’Arve est constituée d’un remplissage quaternaire würmien et rissien (cf. figure 5) à do-
minance graveleuse (partie supérieure, concernée par le projet – complexe würmien) et à dominance argi-
leuse (partie inférieure – complexe rissien). 
 
Le complexe würmien est composé d’un ensemble de dépôts fluvio-glaciaires (« Alluvion ancienne ») d’une 
puissance de l’ordre de 40 m, généralement non cimenté mais pouvant localement être cimenté. Ces dépôts 
fluvio-glaciaires sont recouverts d’une épaisseur comprise entre 0.1 et 2.0 m de terrains de couverture, prin-
cipalement des remblais et de la terre végétale. 
 
Les formations würmiennes reposent sur le complexe morainique rissien peu perméable, présent à une cin-
quantaine de mètres de profondeur et qui lui-même se trouve sur une molasse argileuse peu perméable, si-
tuée à au moins une centaine de mètres de profondeur [1], [2]. 
 
 

 
 

Figure 5 : Profil hydrogéologique 
 
 
Le tracé de la tranchée couverte du Val d’Arve rencontre la nappe principale du genevois dès 3.9 à 8.1 m 
sous la surface topographique soit à une cote moyenne de 374.05 m/mer pour une épaisseur saturée glo-
bale de l’ordre de 35 à 40 m. 
 
Cette nappe du genevois est exploitée pour l’alimentation en eau potable du bassin genevois en de nom-
breux points (potentiel d’alimentation de 200’000 personnes), dont les puits de Carouge et Fontenette qui 
sont situés à 250 m en aval hydraulique du tracé du projet CEVA dans le secteur du Val d’Arve (cf. figure 6). 
 
Le potentiel d’alimentation des puits de Carouge et Fontenette est de 18’000 personnes en situation nor-
male, pouvant atteindre 160'000 personnes en situation de crise [3].  
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Figure 6 : Contexte hydrogéologique général 
 
 
L’alluvion ancienne est constituée de graviers et de sable graveleux parfois limoneux et ponctuellement ci-
mentés. Les affleurements d’Alluvion ancienne mettent en évidence une stratification et des niveaux cimen-
tés (cf. figure 7) qui provoquent une anisotropie de perméabilité à l’échelle régionale [1] [3]. 
 

 
Figure 7 : Stratification de l’Alluvion ancienne avec alternance de bancs sableux et graveleux 

 

~ 8 mètres ~ 0.5 mètre 
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1.3 Essais de perméabilité [2] 
 
Des essais au micromoulinet ont été effectués afin de mesurer le débit vertical dans le sondage à différentes 
profondeurs, puis sur la base de la différence de débit vertical entre 2 points, à déterminer le débit radial de 
la tranche, duquel la perméabilité horizontale a été déduite (cf. figure 8). 
 
Dans le cas de la nappe du Genevois dans le secteur du Val d’Arve, la perméabilité globale de l’aquifère 
étant très élevée (> 1,0 E-03 m/s), un dispositif piézométrique standard ne permet pas d’effectuer des essais 
de pompage (ou d’infiltration) sans passer d’un régime d’écoulement laminaire à un régime d’écoulement 
turbulent, ce qui perturbe les résultats d’un tel essai et par conséquent le rendre non valide. 
 
Par conséquent, les essais au micromoulinet ont été interprétés sur la situation dite « au repos », la situation 
en infiltration n’étant pas utilisable. En situation au repos, le flux vertical mesuré est induit par la résultante 
de l’équilibrage des potentiels hydrauliques, eux-mêmes créés par le court-circuit hydrogéologique provoqué 
par la mise en œuvre du piézomètre. 
 
Ces résultats ont montrés des variations de perméabilité aléatoires avec la profondeur pouvant atteindre au 
maximum un facteur 100. Ces variations ne présentent aucune continuité latérale à l’échelle régionale, en 
parfaite cohérence avec la structure lithologique de l’Alluvion ancienne. Ces essais au micromoulinet ont mis 
en évidence l’absence de circulation préférentielle dans une zone spécifique unique de l’aquifère ce qui, en 
cas de circulations préférentielles uniquement au sommet de la frange saturée par exemple aurait pu provo-
quer un effet significatif de l’ouvrage sur l’écoulement de la nappe. 
 

 
Figure 8 : Résultats des essais au micromoulinet 
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1.4 Modélisation numérique [2] 
 
Une modélisation numérique tridimensionnelle d’écoulement souterrain a été effectuée afin, d’une part 
d’évaluer la capacité d’écoulement des eaux souterraines au droit de l’ouvrage en contact avec la nappe du 
Genevois par rapport à l’état non perturbé par l’ouvrage et, d’autre part d’appréhender l’impact de l’ouvrage 
projeté sur l’alimentation des puits de Carouge. 
 
La simulation numérique hydrogéologique donne la possibilité de tester des hypothèses faites lors de 
l’analyse des écoulements souterrains et le cas échéant de les modifier selon les résultats dans le but de va-
lider le fonctionnement hydrogéologique le plus approprié pour un système hydrogéologique donné. Pour 
qu’un modèle soit représentatif des conditions d’écoulement in situ, la modélisation numérique doit être ef-
fectuée dans une phase itérative qui suit l’analyse de terrain. 
 
Les simulations hydrogéologiques ont été réalisées avec le logiciel FEFLOW 5.0 (Wasy AG, Berlin). Les lois 
physiques de base utilisées pour décrire les écoulements souterrains par ce logiciel sont la loi des écoule-
ments de Darcy et l’équation de continuité. 
 
La modélisation réalisée s’est basée sur un modèle tridimensionnel qui permet de prendre en compte (1) 
l’hétérogénéité verticale du sous-sol genevois, (2) le tracé de l’ouvrage projeté qui traverse tantôt la moraine 
würmienne peu perméable, tantôt l’Alluvion ancienne très perméable et (3) l’effet de barrage potentiel induit 
par l’ouvrage doit être évalué en permettant le développement de lignes de courant dans les 3 directions 
pour contourner l’obstacle. 
 
Cette approche a permis de valider les modèles conceptuels définis pour décrire le fonctionnement hydro-
géologique de la nappe du Genevois dans le secteur du Val d’Arve et de préciser les effets induits sur le 
fonctionnement hydrogéologique de cette dernière par le projet ferroviaire CEVA qui traverse la partie supé-
rieure de la frange saturée de cet aquifère (cf. figure 9). 
 
La capacité d’écoulement des eaux souterraines en contact direct avec l’ouvrage projeté a pu être appré-
ciée. Cette approche a permis de confirmer que l’impact de l’ouvrage CEVA sur l’alimentation des puits de 
Carouge est négligeable avec une variation du potentiel hydraulique au droit des puits de pompage estimée 
de l’ordre du centimètre, induisant une réduction de la capacité d’écoulement induite par l’ouvrage souterrain 
d’environ 1%. 

 
Figure 9 : Illustration du modèle numérique tridimensionnel 

(exagération verticale : 10 X) 
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2 Description de l’ouvrage 
 
2.1 Concept général 
 
En raison de la densité de l’environnement bâti traversé par le projet (habitations, SCV, piscine de Carouge, 
etc.), et compte tenu de la faible profondeur du tracé et des excellents terrains rencontrés, le concept retenu 
est celui d’une tranchée couverte de profil rectangulaire (cf. figure 4). 
 
Le concept général consiste en une structure cadre en béton coulé sur place (radier, paroi et dalle) apte à 
reprendre les charges en surface, résister aux poussées des sols et aux pressions d’eau. Le principal enjeu 
du projet réside dans la maitrise des travaux dans la nappe phréatique à proximité de captages, dans des 
terrains graveleux à très fortes perméabilités. Les parois latérales réalisées sous la forme de parois moulées 
de l’ordre de 15 m de profondeur dont une fiche de 6 m. 
 
Ce concept présente les avantages suivants :  
 

• Faibles emprises en surface. 
• Pas d’incompatibilité de réalisation avec la présence de la nappe d’alimentation en eau potable. 
• La longueur de la fiche sous radier permet de limiter le débit d’eau à évacuer pendant le terrasse-

ment sans pour autant agir comme un barrage préjudiciable à l’écoulement naturel de la nappe. Les 
fiches garantissent également une très bonne protection de la nappe pendant l’exécution des tra-
vaux. 

 
La dalle de couverture est de hauteur variable afin de donner une pente à sa face supérieure pour garantir 
l’évacuation de l’eau de surface, ainsi que pour accroître sa résistance à mi-travée. Elle a été exécutée par 
étapes de 25 m environ en béton coulé en place sur le sol (recouvert de béton maigre). 
Ce mode de réalisation a permis, après la mise en œuvre de l’étanchéité et le remblayage, de restituer très 
rapidement la surface pour permettre la reprise des activités, notamment celles du SCV. 
 
Afin de limiter les débits de pompage des eaux de la nappe au cours du terrassement, un bouchon étanche 
a été réalisé par injection entre les deux fiches de paroi moulée. La tranchée a été compartimentée grâce à 
la réalisation de tympans transversaux, sous la forme de parois moulées. Ces tympans et injections ont été 
exécutés depuis la surface, simultanément aux parois moulées latérales. 
Les injections du terrain avec du coulis de ciment, ont été réalisées sur une épaisseur de 3m, en conservant 
une tranche d’un mètre de terrain non injecté en pied de paroi. 
 
Le radier en béton armé, d’une épaisseur constante égale à 70 cm en forme de V a été coulé sur le sol. Il est 
accroché contre les parois moulées au travers d’une engravure armée, jouant le rôle d’un appui simple. 
Cette géométrie permet une reprise efficace des sous-pressions par effet d’arc grâce notamment à l’appui 
horizontal apporté par l’excellent terrain en place, ce qui a pour effet de diminuer efficacement le moment de 
flexion maximum devant être repris par cet élément. 
 
 
2.2 Concept de drainage et d’étanchéité vis-à-vis des eaux extérieures 
 
2.2.1 Étanchéité des parois moulées 
 
Le profil de l’ouvrage est situé dans la nappe et la pression maximale hydrostatique qui peut agir contre les 
parois moulées correspond à 6.0 m d’eau environ, au point le plus bas du tracé. Le concept de réaliser les 
parois latérales du profil sous la forme de parois moulées est adéquat pour résister à une telle pression, qui 
s’ajoute à celle du terrain. On rappellera qu’un élément en béton armé aussi épais soit-il, même s’il présente 
une très faible perméabilité pour résister à une pression hydrostatique, ne constitue pas pour autant une 
étanchéité absolue. La pression de vapeur traverse l’épaisseur de béton avec le temps et diffuse du côté in-
térieur. Un environnement ventilé assure une évaporation de cette très faible quantité d’eau traversant le 
mur, ce qui est bien le cas d’un tunnel ferroviaire.  
 
Cependant, le point critique est constitué par les joints entre panneaux. A cet égard, le mode d’exécution ac-
tuel des parois moulées utilise la mise en œuvre d’un coffrage vertical des joints de panneaux sous la forme 
d’une planche métallique qui crée une forme de redan susceptible de transmettre un effort tranchant entre 2 
panneaux. Cette planche-joint permet également la mise en œuvre d’une bande d’étanchéité simple ou 
double enrobée dans le béton des 2 panneaux contigus (cf. figure 10). Ce système est à même de garantir 
une continuité de l’étanchéité du rideau de parois moulées et de résister à la pression d’eau en présence ici. 
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Ces joints doivent être disposés jusqu’en pied de fiche, de façon à jouer le même rôle que les panneaux 
eux-mêmes pour la limitation des débits sous le radier, débits induits par la différence de pression entre 
l’intérieur et l’extérieur du profil, ceci tant en phase chantier que d’exploitation.  
 
Bien que clipsées à la planche, la mise en œuvre des bandes d’étanchéité à l’aveugle dans une tranche ter-
rassée remplie de bentonite, peut donner lieu à quelques défauts et infiltrations localisées. Ces défauts sont 
en principe visibles lors du terrassement. On peut dès lors repiquer les zones de joints défectueuses et créer 
une demi-coquille drainante qui conduit ces eaux d’infiltration dans un système de drainage intérieur à 
l’ouvrage.  
 

 
Figure 10 : Double joint type CWS (Waterstop) 

 
 
2.2.2 Étanchéité du radier 
 
Le radier est soumis directement à la différence de pression entre celle existant à l’extérieur du profil et le ni-
veau de sa propre face inférieure. L’épaisseur de 70 cm de béton, tout comme pour les parois moulées est 
parfaitement à même de résister à cette pression et de jouer un rôle d’étanchéité, tout en laissant la pression 
de vapeur diffuser au travers de sa face supérieure dans le béton caverneux. 
 
Le point faible du point de vue étanchéité est la liaison entre le radier et les parois moulées. Une engravure 
d’une hauteur de 20 cm est prévue afin de garantir un appui simple vertical et horizontal du radier (forme de 
voûte). Afin de réaliser un joint étanche entre ces 2 éléments d’âges très différents, un double joint hy-
drogonflant et d’un joint injectable, a été mis en œuvre au fond de l’engravure des parois moulées. 
 
2.3 Gestion des eaux souterraines en phase d’exécution 
 
Vu la perméabilité très élevée qui caractérise la formation de l’Alluvion ancienne sur le site du Val d’Arve, 
une gestion des eaux souterraines par pompage direct dans l’aquifère ne peut pas être envisagée en raison 
notamment (1) de la difficulté de gérer de très importants volumes d’eau pompés sur une longue période et 
(2) des coûts induits qui seront extrêmement importants (double batterie de puits tous les 5 à 10 m, rede-
vance pour pompage de l’eau du domaine public, énergie nécessaire pour l’exploitation des pompes, etc…). 
 
La réalisation d’une paroi moulée permet de palier aux difficultés d’un pompage direct dans l’aquifère. Toute-
fois, cette option nécessite de déterminer la fiche minimale à donner à la paroi moulée pour (1) prévenir tout 
risque d’instabilité du fond de fouille (phénomène de renard) et (2) limiter la quantité d’eau qui va pénétrer 
dans la fouille lors de la phase chantier. 
 
Pour mémoire, les eaux attendues en phase chantier proviennent non seulement de la nappe du genevois 
mais il faut également considérer l’apport des eaux météoriques tombant sur l’emprise ouverte du chantier. 
 
Les hypothèses retenues pour déterminer le concept de gestion des eaux en phase travaux sont les sui-
vantes : 
 

• Séparation stricte des eaux pompées dans la nappe du genevois avec les autres eaux de chantier. 
• Réduction de la perméabilité entre les fiches de paroi moulée au moyen d’injection 
• Après traitement et contrôles, rejet des eaux pompées dans le réseau des eaux claires pour renvoi 

directement dans l’Arve. 
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Ce concept permet de limiter les quantités d’eau à pomper en phase chantier, avec l’objectif d’un débit infé-
rieur à 300 l/min. Au-delà d’un débit de 300 l/min, le pompage s’apparenterai à une concession pour exploi-
ter la nappe du genevois, ce qui n’est pas admissible dans un tel contexte. 
 
 
3 Exécution de l’ouvrage 
 
Les injections pour le fond étanche (cf. figure 11) ont été réalisées depuis la surface, après la réalisation des 
parois moulées (cf. figure 12). De même, les puits de pompages ont eux aussi été mis en fonction depuis la 
surface afin de pouvoir pomper les eaux de la nappe avant le terrassement en taupe. 
Les 1'340 forages ont été réalisés avec un maillage de 1.50 m. 
 

 
 

Figure 11 : Forages d’injection 
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Figure 12 : Etapes de construction 
 
 
 
Des compartiments ont été réalisés le long de l’ouvrage afin de pouvoir commencer les injections par zone 
(cf. photo 1) dans une enceinte étanche (parois moulée – tympan au ciment). Ce système a également per-
mis de tester l’étanchéité du fond injecté lors de la réalisation du premier casier. 
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Photo 1 : Illustration des injections de surface 
 
Une fois les injections terminées dans un casier, et la dalle de couverture bétonnée, le terrassement en 
taupe pouvait démarrer. Un pompage continu a dû être effectué durant toute la phase de terrassement, pour 
évacuer les eaux d’infiltration résiduelles au travers du bouchon étanche (cf. photo 2). 
 
 

  
 

Photo 2 : Illustration des pompages lors de l’excavation en taupe 
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Un suivi des débits pompés, ainsi qu’un suivi du niveau de la nappe a été mis en place afin de pouvoir pre-
mièrement vérifier que les pompages à l’intérieur de la tranchée n’avaient pas d’influence sur le niveau de la 
nappe et deuxièmement de pouvoir quantifier le volume d’eau pompé dans la nappe du Genevois. Ces 
quantités d’eau ont permis de déterminer la taxe à facturer pour le pompage de l’eau potable. 
 
La surveillance des pompages a été réalisée par :  

• Le suivi piézométrique en amont et en aval de la tranchée, selon une fréquence hebdomadaire. 
• Le suivi piézométrique dans les casiers en cours de pompage, selon une fréquence variable. 
• Le suivi des débits pompés par casier, en continu avec des débitmètres à enregistrement. 
• Le suivi de la qualité des eaux pompées(pH et turbidité), en entrée et en sortie de bac de décanta-

tion et de neutralisation), selon une fréquence hebdomadaire. Les eaux étaient rejetées à l’Arve via 
un collecteur d’eau pluviale. Ces eaux pouvaient donc se ré-infiltrer dans la nappe en aval du rejet. 
 

Les pompages ont été réalisés compartiment après compartiment, afin de limiter au maximum les débits 
pompés. Chaque compartiment était muni de 2 à 8 puits équipés de pompes. 
 
Une fois le radier réalisé et la résistance du béton voulue atteinte, les pompes ont pu être retirées et les ré-
servations laissées dans le radier ont pu être hermétiquement bouchées (cf. photo 3). 
 

 
 

Photo 3 : Illustration des pompages lors de la réalisation du radier 
 
 
Durant tout le chantier un contrôle de la qualité de l’eau de la nappe du Genevois a été effectué en aval de 
la tranchée, afin de vérifier la qualité de l’eau potable en direction des captages. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

40



4 Résultats 
 
Les débits extraits de chaque compartiment ont permis de déterminer que les injections de fond ont induit 
une réduction de la perméabilité d’un facteur 400 en moyenne (de 2.00 E-03 à 5.00 E-06 m/s). Ceci équivaut 
à un débit moyen de l’ordre de 38 m3/h pour l’ensemble de la tranchée couverte. 
 
Au total, 140'000 m3 d’eau ont été pompés pour ces travaux entre le 25.02.13 et le 26.07.13. Ces eaux pré-
sentaient une faible turbidité et une légère augmentation du pH (en raison du contact avec les coulis et le 
béton de paroi moulée) durant les premiers jours de pompage, permettant ainsi leur rejet à l’Arve sans trai-
tement particulier. 
 
Le débit moyen pompé tient compte de la purge de l’eau souterraine piégée dans les alluvions anciennes 
entre les parois moulées et le fond injecté. Par ailleurs, des variations de débit peuvent également 
s’expliquer par la présence de zone d’alluvions cimentés, limitant d’une part la capacité de réalisation des fo-
rages d’injection, et d’autre part la propagation en trois dimensions du coulis d’injection. Des hétérogénéités 
de perméabilité, en particulier verticales, ont aussi pu limiter la propagation du coulis d’injection. 
 
Le suivi piézométrique hors tranchée couverte a permis de constater l’absence d’impact significatif des 
pompages sur le niveau de la nappe phréatique. 
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Lot 5 - Tunnel de Champel 
 
 
1 L'état des travaux 
 
 
Le Tunnel de Champel est l’un des ouvrages le plus sensible de la nouvelle ligne ferroviaire CEVA, qui relie-
ra la gare de Cornavin avec la ville française Annemasse. Avec une longueur totale de 1’631 mètres, le tun-
nel traverse le quartier résidentiel du plateau de Champel où la Halte de Champel sera construite. Le tunnel 
est construit à faible profondeur et dans des dépôts fluvio-morainiques [1, 2]. 
 
Le concept constructif du tunnel a été adapté afin de minimiser les tassements en surface et sous les fonda-
tions des bâtiments [3, 4]. Des précautions ont également été prises afin de minimiser les risques environ-
nementaux. A souligner est aussi la mise en place d’un système de surveillance géotechnique et géomé-
trique, en surface et en souterrain, qui permet de détecter des déformations qui peuvent générer des effets 
sur les bâtiments et sur des structures les plus proches du tunnel. 
 
La creuse du Tunnel de Champel se réalise à partir de deux fronts, depuis les portails Val d’Arve à Carouge, 
et Théodore Weber sur le quartier des Eaux Vives. La Halte de Champel est en train d’être finalisée. 
L’excavation en tunnel est donc seulement de 1’440 mètres, dont 470 ont été déjà été complétés à fin sep-
tembre 2015. La fin des travaux est prévue avant novembre 2017. 
 
Sur le front Val d’Arve, les travaux de confortement de la falaise de l’Arve ont démarrés en octobre 2012. La 
construction du portail Val d’Arve était liée à la mise en service, au mois de mars 2013, d’un pont provisoire 
sur l’Arve. Le portail Val d’Arve a été réalisé entre avril 2013 et février 2014. La creuse du tunnel est en 
cours depuis mars 2014 coté Val d’Arve; à fin septembre 2015, l’excavation atteint les 290 mètres. 
 
Coté Eaux Vives, le démarrage des travaux était lié à la finalisation de la tranchée couverte de la Gare des 
Eaux Vives et du puits Théodore Weber. La creuse du tunnel a démarré au mois d’août 2014, après la pré-
paration du portail et des essais des colonnes de jetting. A fin septembre 2015, l’excavation atteint les 180 
mètres. 
 
 
2 Suivi géotechnique 
 
2.1 Les conditions géologiques du plateau de Champel 
 
La partie inférieure de la section du tunnel se trouve dans les cailloutis morainiques, connus comme Alluvion 
Ancienne, sédimentés pendant la dernière période inter-glacial (Würm-Riss), et nommés comme formation 
9a selon la nomenclature géologique genevoise. Les cailloutis morainiques présentent parfois des couches 
de sable lavées et gradées sans cohésion. Localement on y trouve des blocs jusqu’à 50 cm, et très rarement 
des blocs de dimensions supérieures [2]. Des couches cimentées ont été rencontrées très localement pen-
dant l’excavation de la Halte de Champel. Ces couches se situent dans la partie inférieure de la formation 
7ac et dans la formation 9a, comme il était prévu dans le projet d’exécution et bien décrites dans la littéra-
ture géologique genevoise, sous la forme de lentilles de quelques mètres de longueur et jusqu’à 1.5 m 
d’épaisseur. Jusqu’à présent des couches cimentées n’ont été que rarement rencontrées pendant la creuse 
du tunnel. 
 
La partie supérieure de la section du tunnel traverse les dépôts de la moraine würmienne (formation 7a), ca-
ractérisée par une succession de couches graveleuses denses avec intercalations de graves limoneuses et 
des petites couches de limons argileux et argiles limoneuses. La moraine würmienne est recouverte par des 
dépôts morainiques de retrait proches à la surface et à des épaisseurs variables [2]. 
 
La nappe phréatique genevoise sous le plateau de Champel se localise à une profondeur entre 5 à 12 m 
sous le radier du tunnel. La creuse du tunnel se déroule entièrement en terrain drainé qui reçoit seulement 
l’infiltration petite et discontinue des eaux météorologique depuis la surface. Jusqu’à maintenant on constate 
l’absence de venues d’eau localisées provenant de petites poches d’eau phréatique contenues en lentilles 
sableuses. La possibilité d’une venue d’eau est toujours surveillée car cette situation était considérée 
comme un risque potentiel à tenir en compte. 
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Les reconnaissances géologiques réalisées avant le démarrage des travaux, entre 2004 et 2011, apparais-
sent a priori comme étant suffisantes. Le contrôle géologique des fronts de taille se fait systématiquement 
sur chaque avancement et confirme jusqu’à aujourd’hui les prévisions de projet d’exécution (Figure 1). Il 
existe toujours la possibilité de réaliser des forages de reconnaissance horizontaux depuis les fronts du tun-
nel ; procédure non encore utilisée. 
 
 

 
 
 
Figure 1: Profil géologique du Tunnel de Champel. 
 
  
2.2 Une excavation et un soutènement du tunnel à section complète 
 
L’excavation se réalise à section complète avec un front de 12 m de hauteur entre le radier basal et jusqu’à 
la voûte parapluie. Un merlon central était prévu dans le projet, mais il n’a été que rarement exécuté, car les 
fronts de taille excavés se montrent remarquablement stables sur toute leur surface. L’entrepreneur doit ga-
rantir une inclinaison constante des fronts de taille et doit éviter la réalisation des surfaces irrégulières qui 
peuvent générer des instabilités locales avec un risque d’éboulement. Des petites instabilités locales du front 
de taille se produisent surtout en présence de couches de sable lavé sans cohésion. Dans cette situation, 
des ancrages en fibre de verre supplémentaires sont ajoutés afin de stabiliser les lentilles sableuses pro-
blématiques. 
 
 

 
 
 
Figure 2: Profil-type 1A et coupe en long. 
 
L’avancement est protégé préalablement par des voûtes parapluie de 15 m de longueur et d’un chevauche-
ment de 5 mètres entre étapes (Figure 2). Les voûtes parapluie couvrent presque entièrement toute la sec-
tion du tunnel avec des espacements en voûte entre tubes de 40 cm entre axes. Les voûtes parapluie sont 
réalisées selon une variante définie par l’entrepreneur, avec le système « Symetrix », qui comporte des 

46



tubes ROR avec tête autoforante. L’injection des voûtes se réalise aussi selon la variante de l’entrepreneur 
depuis le tube sans double obturateur avec l’objectif de garantir un enrobage extérieur continu de l’espace 
annulaire autour de toute la longueur des tubes, et de remplir, si possible, le massif entre tubes. Des bou-
chons en fond de tête sont mis en place afin de faciliter l’ouverture des soupapes installées, (12 soupapes 
sur chaque mètre de tube ROR) et pour garantir un enrobage correct autour des tubes.  
 
Le massif à excaver a été stabilisé à l’avance avec l’application d’un système d’ancrages en fibre de verre 
de 20 m de longueur injectés de coulis [2, 5] (Figure 3). L’injection se fait par gravité avec l’objectif de remplir 
l’espace annulaire du forage qui reste après la mise en place de chaque ancrage. Les ancrages sont placés 
normalement sans avoir besoin d’un forage tubé. 
 

 
 
Figure 3 : Opérations de forage des ancrages en fibre de verre sur le front de taille coté Val d’Arve, le 

29 avril 2015. 
 
 
Les fronts de taille sont protégés systématiquement après chaque avancement moyennant une application 
d’une couche de 10 cm de béton projeté avec fibres d’acier. Des contrôles de qualité sont réalisés afin de 
garantir que le béton atteint des paramètres permettant la suite des opérations de mise en place du soutè-
nement en toute sécurité – essais béton à jeune âge qui doivent atteindre un niveau J2 et/ou une période de 
30 min d’interruption avant l’autorisation de la suite des opérations. 
 
Après la sécurisation des voûtes et des fronts de taille, démarre la phase de réalisation du soutènement 
avec la mise en place des cintres de voûte et piédroits suivie de l’application de la couche de béton projeté 
qui doit les recouvrir. Les étrésillons de radier sont placés à fin de cycle, une fois que le soutènement de la 
voûte a été complété, avec un décalage autorisé maximal de 3 à 4 mètres par rapport à la position du front 
de taille.  
 
  
3 Retour d‘expérience 
 
3.1 Modifications en phase d‘exécution 
 
Le concept général du tunnel appliqué en phase d’exécution n’a pas changé substantiellement par rapport 
aux documents d’appel d’offre et au projet d’exécution. L’expérience acquise nous a permit d'apporter des 
modifications locales du projet qui permettent surtout d'améliorer les conditions de sécurité des travaux.  
 
A ces fins, des mesures de soutènements sporadiques ont été prévues en projet: mise en place de tubes de 
voûte parapluie complémentaires, mise en place d'ancrages complémentaires au front de taille, exécution de 
drainages au front et forages de reconnaissance. 
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L’expérience acquise depuis le début des travaux a permis d’envisager un changement de la séquence de 
mise en place du soutènement afin d’améliorer la sécurité des ouvriers. La séquence appliquée maintenant 
privilégie d’abord la mise en place du soutènement de voûte, complétée avec la mise en place décalée de 
l’étrésillon de radier, qui est à présent effectuée en toute sécurité. 
 
Les problématiques concernant la qualité du béton de protection immédiate avec des chutes de résistance 
en périodes froides de l’année ont été constatées sur place et étaient connues à partir de l’expérience sur 
des Lots voisins. Les contrôles de qualité sur le béton projeté de protection immédiate ont été incrémentés 
afin de vérifier et de corriger de suite une possible perte de résistance en périodes hivernales. 
 
Les paramètres d’injection des voûtes parapluie ont demandé un traitement spécifique selon les formations 
traversées et la profondeur du tunnel par rapport à la surface et à la situation des bâtiments les plus 
proches. Des logigrammes d’injection spécifiques, avec une limitation de pressions et de volumes 
d’injection, ont été accordés par l’entrepreneur afin de garantir un enrobage de tubes suffisants sans péjorer 
les cadences d’avancement des travaux. Une précaution particulaire a été prise afin d’éviter les injections 
avec des pressions trop élevées, capables de générer des remontées de coulis en surface. Les essais pré-
liminaires d’injection réalisés sur chaque portail ont été essentiels. 
 

 
 
Image 4 : Début de la creuse sur le front de taille coté Val d'Arve (Formation 9a), le 18 mars 2015. 
 
 
3.2 Procédures abandonnées : colonnes Jet-grouting et systèmes de congélation 
 
La section type de référence à appliquer sur le front des Eaux Vives était renforcée avec une deuxième 
voûte de colonnes jetting en calotte. L’objectif envisagé était de stabiliser le massif localisé sur la partie su-
périeure de la voûte quand le tunnel traversait des formations limoneuses-argileuses.  
 
Des tests ont été réalisés sur le front du portail Théodore Weber, menés par l’entrepreneur et par son sous-
traitant. Les conditions du terrain étaient considérées complexes, étant donné la faible profondeur du tunnel 
et des lithologies en calotte souvent pas favorables à l’application du jet-grouting. Les essais ont montré que 
la possibilité de réaliser des colonnes jetting sera difficilement contrôlable en surface où des soulèvements 
inattendus et remontées de coulis ont été détecté. La décision a été prise d’abandonner cette technique et 
de substituer les colonnes jetting par une deuxième voûte parapluie. 
 
Le projet d’exécution prévoyait l’utilisation des procédures de congélation pour traverser des sections de 
tunnel où des terrains argileux-limoneux pourraient générer des problèmes de tassement en surface et 
d’instabilité, notamment en calotte. Cette procédure a été abandonné vu la stabilité remarquable des 
couches limono-argileuses observées dans la Halte de Champel et sur le front des Eaux Vives. 
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3.3 Valorisation des marins d‘excavation 
 
Une grande partie des marins d'excavations, plus de 80%, sont valorisés. La valorisation se fait notamment 
sur la formation 9a, les dépôts de l’Alluvion Ancienne, mais elle est également possible dans les dépôts du 
retrait morainique de la formation 7a/c. La valorisation est réalisée depuis le début de la creuse par 
l’entrepreneur, qui a installé une centrale de traitement intégré dans la zone de chantier de Val d’Arve. Le 
traitement se réalise après triage sur le front de taille des restes des ancrages de fibre de verre et du béton 
de protection immédiate du front. Les sédiments argileux-limoneux sont séparés directement sur place. Un 
système incorporé extrait les fibres d’acier du béton projeté. La valorisation directe des marins d’excavation 
évite la mise en déchetterie d’un volume énorme de matériaux et représente une optimisation environne-
mentale remarquable pour le projet CEVA. 
 
 
4 Surveillance géotechnique 
 
4.1 Surveillance géotechnique en souterrain et en surface 
 
La surveillance du tunnel pendant la phase d’exécution est réalisée avec la mise en place d’inclinomètres 
dans la voûte parapluie, des extensomètres « Reverse Head » installés au front de taille, et des mesures 
géodésiques sur des sections de convergence. De plus, les différents systèmes d'auscultations sont installés 
à la demande de la direction des travaux et opérés par l’entrepreneur. 
 
L’entrepreneur réalise des mesures régulières sur les sections de convergence installées une fois que le 
soutènement a été complété. Les déformations mesurées sur l’anneau de soutènement fermé sont très pe-
tites, de l’ordre de millimètres.  
 
La surveillance géométrique en surface est sous la responsabilité du Maître d’Ouvrage, qui a commandé un 
réseau de sections de contrôle équipées avec de stations totales. Des mesures géométriques classiques 
sont réalisées à la demande de la direction des travaux. Selon l’accord entre la direction des travaux et le 
Maître d’Ouvrage la quantité de sections de contrôle et de points de surveillance a presque doublé par rap-
port à la phase de projet. Des contrôles indépendants de vibrations et du bruit sont réalisés par le Maître 
d’ouvrage. 
 
 
4.2 Surveillance géotechnique en surface en phase d’exécution 
 
Le programme d’investigation géotechnique prévoyait la mise en service de sections de contrôle avec fo-
rages verticaux équipés de systèmes «Trivec » localisés sur le tracé du tunnel, avec l’objectif de complé-
menter les mesures géotechniques obtenues à partir des systèmes en souterrain et les mesures géomé-
triques réalisées en surface. Les sections de contrôle « Trivec » seront installées près de la sortie de se-
cours de la Rue Crespin et autour des bâtiments localisés près de l’Av. Peschier.  
 
 
4.3 L’analyse et classification des bâtiments en risque  
 
Le tunnel de Champel traverse un quartier densément bâti, avec un tracé qui se localise directement sous 
33 bâtiments. Les secteurs les plus sensibles sont ceux où le tunnel se localise à faible profondeur. Mais il y 
a des bâtiments anciens où classés qui méritent une protection spéciale.  
 
Un plan de contrôle des bâtiments avait été établi par le Maître d’Ouvrage afin de déterminer le degré de 
risque pour chaque bâtiment et les possibles mesures de prévention – ou en dernier terme de confortement- 
à préconiser. Les conclusions de l’étude pourraient mener, s’il s’avérait nécessaire, à modifier les séquences 
d’excavation et de soutènement du tunnel. 
 
Le Maître d’Ouvrage a mandaté la direction des travaux pour la réalisation d’une classification des bâtiments 
à risque. Un système de classification des bâtiments a été établi à partir de la documentation disponible et 
des inspections spécifiques des experts. Les bâtiments classés les plus critiques ont été modélisés en pre-
nant en considération les paramètres géotechniques du projet. 
 
La direction des travaux coordonne et réalise des inspections sur chacun des bâtiments répertoriés dans le 
plan de contrôle. Une coordination a été réalisée avec la CCTSS dans le but de déterminer si les déforma-
tions attendues en surface peuvent endommager des infrastructures de la Ville. 
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5 Conclusions 
 
Les conditions géologiques rencontrées lors de la creuse correspondent bien avec celles prévues en phase 
de projet. Les paramètres géotechniques admis pendant la phase du projet ont été bien confirmés pendent  
la phase d'exécution et même parfois avec des résultats bien meilleures que prévus.  
 
Le concept constructif du tunnel a été bien adapté au profil géologique afin de minimiser les tassements en 
surface et d’éliminer les risques sur les bâtiments. En conséquence, les tassements mesurés en surface 
sont inferieurs à ceux prévus en phase de projet, en magnitude et en largeur des cuvettes de tassement.  
 
A souligner aussi, la mise en place d’un système de surveillance géotechnique et géométrique, en surface et 
en souterrain, qui permet de détecter des déformations qui peuvent générer des effets sur les bâtiments en 
surface et sur les structures les plus proches du tunnel. 
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Tranchées couvertes en milieu urbain:  
L’exemple de la traversée de la route de Chêne (CEVA – Lot 6) 
 
 
1 Contexte général 
 
1.1 Situation du projet 
 
La liaison ferroviaire transfrontalière CEVA, dont la plus grande partie est construite en souterrain, est subdi-
visée en 7 lots généraux de construction pour une longueur cumulée de 14 kms. Le lot 6, auquel le présent 
article fait référence, concerne les travaux de construction relatifs au secteur des Eaux-Vives. Celui-ci, d’une 
longueur d’environ 800m prévoit la construction de la Gare souterraine des Eaux Vives et des tranchées 
couvertes à réaliser de part et d’autre de cette gare permettant de la relier aux autres lots du tracé.  
 
Au vu de son caractère urbain, le tracé du CEVA entre en conflit avec certains axes de communication im-
portants. C’est le cas de la route de Chêne qui est une artère stratégique dans la gestion des flux de dépla-
cements rive gauche/rive droite. La gestion de sa traversée par les ouvrages d’infrastructure (tranchées 
couvertes) aujourd’hui réalisés, a été un point névralgique de la réalisation du lot 6, et en tout cas, la pro-
blématique la plus complexe à traiter. 

 

 
 

Figure 1: Plan de situation du projet 
 
1.2 Aperçu géologique 
 
Le contexte géologique du site est intégralement lié à la période du quaternaire. Les sols rencontrés sont 
donc principalement issus des dernières glaciations (Würm). Leur degré de consolidation varie en fonction  
des différents horizons mais augmente avec la profondeur. De manière générale, dans la zone considérée, 
on retrouve sous les terrains de couverture, une forte épaisseur de matériaux de retrait limono-argileux semi-
consolidés (retrait Würmien), surmontant une faible épaisseur de  moraine limono-argileuse surconsolidée, 
le tout reposant sur un horizon d’alluvions anciennes en partie cimentées. 
 
D’un point de vue hydrogéologique, une nappe superficielle a été reconnue au droit de plusieurs sondages 
dans le secteur des eaux-vives, à des niveaux variant selon les endroits de 396.6msm à 399.6msm. La 
nappe profonde principale du Genevois, quant à elle, a été reconnue par deux forages, et se situe à un ni-
veau moyen de 373.98 msm, dans l’alluvion ancienne. Elle s’écoule en direction de l’Est, vers le lac et est en 
relation avec celui-ci au large du Port-Noir. Néanmoins, dans le cas de la route de Chêne, seule la nappe 
profonde du Genevois a été mise en évidence. Il n’y a donc pas eu dans cette zone d’impact particulier sur 
le projet de construction lié à l’hydrogéologie. 

CEVA (projet) 

Traversée de la route de Chêne 

53



 
 

Figure 2: Profil géologique et isohypses du toit de l’alluvion ancienne – Secteur route de Chêne 
 
 
2 Particularités de la route de Chêne 
 
2.1 Contraintes liées aux flux de déplacements 
 
La route de Chêne est un des principaux axes routiers de la ville de Genève, sur lequel se partagent plu-
sieurs types de flux et d’usagers. En effet, en plus du fort trafic routier, ou se côtoient véhicules privés et 
transports en communs, cette avenue est occupée également par des voies de tramway (2 voies à double 
sens), et sur ses extrémités latérales par des voies cyclables et cheminements piétons. Le maintien de ces 
infrastructures a donc été une contrainte importante dans la conception du projet de traversée souterraine 
de l’avenue, tout comme la gestion de la sécurité des usagers en phase de chantier et le maintien de 
l’électrification des véhicules de transports publics. 
 
2.2 Contraintes liées aux réseaux et ouvrages souterrains existants 
 
Parallèlement aux contraintes de circulation « hors-sol », il existe de nombreuses contraintes en « sous-
sol ». Celles-ci sont liées à la présence de collecteurs EU/EP/EM, de conduites de gaz et d’électricité, mais 
aussi et surtout de conduites Swisscom, en lien avec un poste et une galerie de distribution de dimensions 
très importantes. Cette galerie, située en bordure de la route de Chêne côté Lot 5 (perpendiculairement à 
l’axe du tracé CEVA) est un objet sensible dont le maintien était obligatoire. La présence de cette galerie a 
donc eu un impact important sur la réalisation du projet, d’autant plus que des éléments de blindages provi-
soires (parois moulées, parois berlinoises, tirants…) utilisés à l’époque pour la réalisation de la galerie 
étaient en conflit direct avec les ouvrages à construire. 
 
2.3 Contraintes liées aux avoisinants  
 
Le tracé du lot 6 du CEVA vient en limite proche de nombreux bâtiments, notamment sur le secteur route de 
Chêne/ Rue Agasse. Ces bâtiments, souvent de construction ancienne, présentent des sensibilités impor-
tantes aux tassements, déformations et vibrations. La garantie de la stabilité de ces ouvrages existants a été 
également une contrainte importante dans la conception et le choix des méthodes d’exécution. 
 
Historiquement, des murs de soutènement en pierre maçonnée étaient disposés aux extrémités latérales de 
la route de Chêne, afin de permettre l’encaissement de la route vis-à-vis des plateformes surélevées exis-
tantes (terminus de la gare des Eaux-vives et parking du bâtiment Swisscom). Leur démolition, rendue né-
cessaire par la construction du CEVA a été une problématique de plus à intégrer dans le projet. 
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Figure 3: Illustrations des principales contraintes (circulation, réseaux…) – Secteur route de Chêne 
 
3 Conception des ouvrages géotechniques 
 
3.1 Définition du profil et des dimensions générales 
 
Le profil et les dimensions générales liés à l’ouvrage CEVA sont déterminés sur la base du programme fonc-
tionnel (expression des besoins, profil d’espace libre…) fourni par le maitre d’ouvrage, et en fonction des 
nombreuses contraintes induites par la situation de l’objet.  
 
Dans le cadre de la traversée de la route de Chêne, la position altimétrique des éléments construits mais 
également le type de ces ouvrages ont été conditionnés par les contraintes précédemment citées (notam-
ment conservation du trafic et des réseaux). Ainsi, la position actuelle du réseau EM situé sous la route de 
Chêne a directement impacté le choix du niveau altimétrique de la dalle de couverture au niveau de la tra-
versée. Concernant la position des voiles porteurs, elle n’a pas été influencée par les différentes contraintes. 
Néanmoins, le mode de réalisation de ces voiles a dû être adapté afin de tenir compte des multiples traver-
sées de réseaux mais également des éléments structurels existants.  
 
Au final, le choix s’est porté sur une structure de tranchée couverte avec piédroits d’épaisseur 1.0m, et dalle 
de couverture d’épaisseur 1.2m minimum (1.6m sous la route de Chêne). La hauteur libre sous dalle de 
l’ouvrage fini est d’environ 7.5m, pour une largeur entre nus intérieurs d’environ 10.5m. La hauteur de cou-
verture de terre sur l’ouvrage définitif atteint quant à elle une valeur maximale de 1.5m au niveau de la tra-
versée de la route de Chêne. 
 
3.2 Choix des types d’ouvrage 
 
3.2.1 Les trois principaux types  
 
Les contraintes géométriques, imposées par les problématiques citées précédemment ont nécessité le re-
cours à différentes méthodes de réalisation des ouvrages de soutènement, en fonction notamment de la 
présence d’obstacles traversants et des emprises disponibles en fonction des phases de travaux considé-
rées. Selon les cas, des écrans provisoires discontinus de type paroi berlinoise ou parisienne (pieux DN 
1000mm) ont été considérés (lors de la traversée des réseaux secs et d’évacuation des eaux). Le recours à 
ce type d’ouvrage a nécessité par la suite de réaliser l’ouvrage définitif en intrados de manière traditionnelle, 
en suivant le principe de construction « à la remontée ». Cette solution a été utilisée essentiellement dans 
les zones de « ciel ouvert ».  
 
Dans les cas plus classiques, lorsque les emprises étaient suffisantes, et le sous-sol vierge de toute cons-
truction existante, des écrans définitifs continus de type paroi moulée ont été considérés (épaisseur = 1.0m). 
Le recours à ce type d’ouvrage permet ensuite de réaliser les travaux indépendamment de la méthode de 
creuse, « en taupe » ou « à ciel ouvert ». On retrouve alors le principe général appliqué sur 80% du linéaire 
de tranchée couverte du lot, à savoir : piédroits en parois moulées, dalle de couverture coulée sur le sol et 
terrassement de l’ouvrage « en taupe ». « La taupe » permettant ici de rendre les emprises occupées en 
surface le plus rapidement possible. 
 
Dans le cas de la traversée de la route de Chêne, le choix le travail en taupe a été privilégié dans les zones 
à faible impact pour les ouvrages et réseaux existants (déviation classique envisageable en dehors de 
l’emprise de la route), et pour lesquelles la restitution rapide des emprises était nécessaire au maintien des 
flux de circulation. 
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Le choix du « ciel ouvert » s’est imposé quant à lui dans les zones plus fortement contraintes (galerie 
Swisscom, maintien du collecteur EM de forte capacité). 
 
Enfin, dans les zones complexes et dans les zones d’interface entre les différents types d’ouvrage, où la 
mise en place de méthodes classiques était inenvisageable, des ouvrages de type reprise en sous-œuvre ou 
blindages de jonction ont été considérées.  
 

  
 

Figure 4: Illustrations des différents ouvrages de soutènement – Secteur route de Chêne 
 

3.2.2 Le rôle important des ouvrages provisoires transversaux 
 
La traversée de la route de Chêne a nécessité un phasage de réalisation très complexe, intégrant de mul-
tiples contraintes. Il a souvent été nécessaire de conserver une partie des infrastructures existantes en pla-
teforme « haute » (au niveau du terrain naturel), tandis que les travaux de construction du CEVA, et notam-
ment de la dalle de couverture étaient réalisés en plateforme « basse » (au niveau de recépage des parois 
moulées/niveau d’arase des piédroits), soit environ 4 à 5m plus profond.  
 
Cette co-activité a nécessité de mettre en place toute une série d’écrans de soutènement intermédiaires, qui 
ne sont pas nécessaires à l’ouvrage en lui-même, mais indispensables à la réalisation des travaux par 
étapes. Ces écrans provisoires (perpendiculaires à l’ouvrage), souvent oubliés en phase de conception, sont 
pourtant essentiels à la gestion adéquate du phasage et du déroulement des travaux. 
 
3.2.3 L’amélioration des concepts de construction usuels 
 
Les difficultés liées à la multiplication d’ouvrages à construire et à conserver dans un périmètre réduit a con-
duit à une réflexion sur l’optimisation des méthodes de construction. Celle-ci a abouti à la mise en place de 
concepts inhabituels permettant de rationnaliser la réalisation et de limiter les étapes de travaux. On citera 
par exemple : 
 

- La conception en « double-sens d’utilisation » des parois de soutènements transversales au tra-
cé. Celles-ci sont armées en conséquence pour reprendre des sollicitations de poussées indé-
pendamment du sens d’application des charges. Elles peuvent ainsi être utilisées sur des 
phases successives de terrassement/remblaiement ; 
 

- La préfabrication des dispositifs d’appui et d’introduction des efforts des butons (fortement sollici-
tés) au niveau des filières, intégrant un dispositif de fusible sous forme de remplissage du vide 
au mortier sans retrait. Ce dispositif, outre le gain de temps réalisé au montage, permet 
d’assurer une sécurité optimale des travailleurs lors des phases de détente de l’étayage ; 

 
- La réalisation de bandeaux ancrés avec armature de reprise dans les zones de soutènements 

discontinus. Le bandeau sert ainsi à la fois comme longrine de répartition au stade provisoire, et 
comme élément à part entière des piédroits au stade définitif. On optimise ainsi le phasage de 
réalisation des voiles. 
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Figure 5: Illustrations des différents concepts d’amélioration – Secteur route de Chêne 
  
3.3 Modélisation numérique 

Une fois le choix des ouvrages de soutènement défini, leur dimensionnement a été réalisé en utilisant la 
méthode de calcul aux éléments finis (logiciel Plaxis). En complément de l’analyse statique de base, une 
analyse sismique a été réalisée, en reprenant les principes pseudo-statiques tels que cités dans les normes 
inhérentes. Le principe mis en place et considéré lors des étapes de calcul a été d’intégrer au sein du 
modèle des doublets d’accélérations horizontales et verticales (ax, ay), reproduisant les effets induits par un 
séisme. Afin de tenir compte de l’ensemble des effets possibles, 4 combinaisons ont été testées pour 
chaque modèle avec effet pesant/allégeant.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure 5: Illustrations des différents concepts d’amélioration – Secteur route de Chêne 

Au final, les résultats issus du logiciel Plaxis ont permis de définir avec précision les efforts et surtout les 
déplacements prévisibles, au sein de la structure du CEVA, mais également dans la zone d’influence située 
en périphérie. Ceci, afin de pouvoir estimer de manière théorique la cuvette de tassement liée à la 
construction des ouvrages.  
 
4 Complexité du phasage des travaux 
 
La réalisation du CEVA en souterrain sous la route de Chêne, a nécessité de réaliser les travaux précé-
demment conçus et dimensionnés, selon un phasage très complexe. Une collaboration étroite entre les 
mandataires et le groupement d’entreprise adjudicataire a du être mise en place, afin d’élaborer cet étapage, 
et d’en assurer la faisabilité. Au total, ce sont plus de 10 phases de travaux qui ont été nécessaires, afin de 
permettre la traversée de cet axe.  
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Pour y parvenir, la réflexion a du être menée sur deux axes différents : en plan et en long selon le tracé pro-
jeté, mais également et surtout de manière transverse, afin de garantir en tout temps le bon déroulement 
des travaux, tout en assurant la pérennité des ouvrages et des infrastructures déviées ou conservées. 
 
Un bref aperçu du phasage de ces travaux est fourni en figure 6. 
 

   

  

  

  
 

Figure 6: Schémas explicatifs du phasage des travaux – Secteur route de Chêne 
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5 Le rôle de l’auscultation 
 
Au vu des contraintes importantes liées à la présence d’avoisinants à proximité de l’ouvrage du CEVA, 
l’auscultation a joué un rôle majeur dans le bon déroulement des travaux. 
 
En premier lieu, un registre des déformations et déplacements attendus au sein de la structure et de diffé-
rents points stratégiques des cuvettes de tassement, a été réalisé, sur la base des résultats des modélisa-
tions aux éléments finis effectuées. Sur cette base, le suivi d’exécution et la gestion des risques avoisinants 
ont pu être définis avant travaux (registre des seuils acceptables), puis confrontés aux résultats des mesures 
effectuées périodiquement par le géomètre. Le but étant in fine de fournir à l’ingénieur un tableau de bord du 
comportement des ouvrages et des actions à mettre en œuvre en cas de dépassement des seuils. 
 
Dans le cas de la traversée de la route de Chêne, aucun déplacement des seuils d’alarme, ni aucun dé-
sordre préjudiciable aux avoisinants n’ont été recensés. 
 
6 Conclusion 
 
La réalisation d’ouvrages souterrains en milieu urbain nécessite de prendre en considération un nombre im-
portant de contraintes, notamment lorsque le tracé des ouvrages projetés est en conflit avec des voies de 
communication. Ces contraintes doivent être recensées et confrontées au programme fonctionnel du maitre 
d’ouvrage, lors des phases préliminaires d’études, afin de concevoir des ouvrages optimisés et durables. Le 
choix des ouvrages de soutènement et les méthodes d’exécution à mettre en place dépendent directement 
de ces contraintes, à savoir : des emprises disponibles, de la présence de réseaux ou d’ouvrages existants, 
du maintien en exploitation des infrastructures proches.  
 
La réalisation de ces traversées souterraines implique des déviations de réseaux et de voies de communica-
tion importantes, nécessitant une planification complexe des travaux. Cette planification impose alors d’avoir 
recours à des travaux de soutènement transversaux complémentaires, pour permettre de travailler sur plu-
sieurs fronts et à différents niveaux altimétriques (création de plusieurs zones de chantier tout en conservant 
les infrastructures en exploitation. La difficulté d’organiser et réaliser ce type de travaux impose souvent aux 
concepteurs et aux constructeurs de nouveaux défis, auxquels ils répondent par la mise en place de con-
cepts novateurs permettant de rationnaliser et optimiser les travaux.  
 
Enfin, un suivi d’exécution beaucoup plus attentif doit être mené dans ces zones où la multiplication des ré-
seaux et la présence de bâtiments vulnérables au voisinage immédiat augmentent le niveau de risque 
d’apparition de désordres. L’auscultation joue ainsi un rôle primordial dans le pilotage des opérations de sui-
vi. Celle-ci s’appuie sur une définition précise des registres des risques et des seuils acceptables de défor-
mation, auquel un plan de management doit être associé permettant de prévenir et définir les mesures à ap-
porter en fonction du dépassement de ces seuils. 
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CEVA Lot 7 – Tranchée couverte profonde en sols meubles 
 
1 Introduction 
Débutant à l’extrémité de la gare des Eaux-Vives au point kilométrique (pk) 70.75, le lot 7 de la liaison ferro-
viaire Cornavin – Eau-Vives – Annemasses (CEVA) s’étend sur plus de 4 kilomètres jusqu’à la frontière fran-
co-suisse au pk 74.39. La nouvelle ligne ferroviaire, qui comprend une gare intermédiaire à Chêne-Bourg 
entre les pk 73.00 et 73.22, est souterraine sur l’ensemble du lot 7, à l’exception de son croisement avec le 
ruisseau de la Seymaz qu’elle enjambe furtivement avant de replonger sous le niveau du terrain naturel. Elle 
libérera ainsi en surface un espace de détente et de mobilité douce, la Voie verte. 
 
Le projet prévoit la construction d’une tranchée couverte d’un gabarit intérieur libre d’environ 10 m x 7 m 
(larrgeur x hauteur) permettant d’assurer un trafic ferroviaire à doubles voies. Généralement implanté à une 
profondeur de l’ordre de 10 à 15 m par rapport au niveau du terrain naturel, le radier de la tranchée couverte 
s’enfonce à plus de 20 m de profondeur peu après la gare des Eaux-Vives. Ce tronçon singulier du lot 7, 
communément identifié comme « la tranchée profonde », fait l’objet de la présente publication. 
 
2 Contexte géotechnique 
Le profil géotechnique de la zone de la tranchée profonde est illustré à la Figure 1. 
 

 
Figure 1  Profil géotechnique schématique dans la zone de la tranchée profonde (Tronçon I) 

Sous les sols superficiels, la zone de la tranchée profonde se caractérise par la présence de dépôts liés au 
retrait würmien (6) sur une épaisseur importante, localement supérieure à 25 m. Depuis la surface vers la 
profondeur, ces dépôts comprennent tout d’abord des phases plutôt grossières, sableuses et limoneuses (6b 
– 6c), puis des phases plus fines, limono-argileuses et argileuses (6d – 6e). Les phases limono-sableuses 
sont dans l’ensemble saturées et fluentes. Leur compacité est très lâche à lâche et leurs indices de plasticité 
sont plus faibles que les moyennes dites "représentatives". Ces sols, relativement médiocres, sont présents 
sur une hauteur de 8 à 12 m environ. Ils ont, par le passé, causé de nombreux problèmes lors de la réalisa-
tion du tunnel de la Micheline. Les phases plus fines, limono-argileuses et argileuses, sont des terrains peu 
perméables de qualité médiocre à moyenne et de consistance molle. Leur épaisseur est d'environ 13 m. 
 
Sous les formations de retrait würmien, la moraine à cailloux et blocaux alpins (7) est généralement pré-
sente dans la zone de fiche de la paroi moulée. Ce sont les phases limono-argileuses semi-consolidées 
(7d12) et consolidées (7d1) de cette moraine würmienne qui forment le premier horizon résistant rencontré 
au droit de la tranchée couverte. 
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Signalons enfin que dans la zone proche de la gare des Eaux-Vives, la tranchée couverte intercepte 
l’alluvion ancienne (9), soit des terrains principalement graveleux (9a) et très compacts, siège d’une nappe 
phréatique profonde qui n’est pas été atteinte par les sondages. 
 
Du point de vue hydrogéologique [1], [2] et [3], la zone se caractérise par la présence  

• d’une nappe supérieure relativement continue et proche de la surface dans les formations grossières 
du retrait würmien (6b et 6c). Plus bas, les formations limono-argileuses et argileuses du retrait 
würmien (6d ou 6e) sont également à considérer comme saturées. Les sols morainiques (7d) sous-
jacents, de faible perméabilité, permettent par effet de nappe suspendue, l’existence de cette nappe 
supérieure. 

• d’une nappe profonde dans l’alluvion ancienne. Les fiches n’atteignent pas cette nappe sur ce tron-
çon. A noter que cette nappe est libre et que la pression interstitielle est donc par définition nulle sur 
les premiers mètres de cette formation, garantissant la condition aux limites correspondante à 
l’interface avec la moraine à cailloux. 

 
3 Projet 
 
3.1 Caractéristiques principales 
 
La coupe type de la tranchée profonde est illustrée à la Figure 2. Ses caractéristiques géométriques princi-
pales sont les suivantes : 
 

• parois moulées épaisseur 1m, hauteur dégagée 11 à 21 m, fiche 5 à 7 m 
• dalle de couverture d’épaisseur 0.80 m 
• dans la zone la plus profonde, rang intermédiaire de butons de section 0.60 x 0.60 m 
• dalle inférieure d’épaisseur 0.65 m.  
• superstructure de radier comprend du haut vers le bas : 

• un radier flottant abritant l’infrastructure ferroviaire, 
• un radier définitif d’épaisseur 0.55 m reprenant à terme la poussée des terres, 
• un sous-radier bloquant d’épaisseur 0.30 m, soutènement provisoire posé à l’avancement des 

terrassements par étapes de longueur limitée à 5 m, 
• un sous-radier drainant 0.30 m d’épaisseur avec pipes de surpression, garantissant le rabatte-

ment permanent de la pression interstitielle sous le radier. 
• collecteur eaux claires Ø 0.40 m avec chambres de visite tous les 100 m’ 
• puits de pompages (Ø 0.80 m) espacés de 10 m, se prolongeant entre 1 à 2.5 m sous le niveau de 

fiche des parois moulées. Une fois le fond de fouille atteint, ces puits provisoires sont remplis de 
boulets et connectés au sous-radier drainant.  

 
3.2 Etapes de réalisation 
 
Sur la tranchée profonde, la séquence de travaux mise en œuvre est la suivante : 
 

1. Démolitions de surface, pré terrassement du terrain avec maintien éventuel ou déviation des ser-
vices existants 

2. Exécution des parois moulées et de puits de décharge 
3. Exécution de la dalle supérieure 
4. Terrassement en taupe avec mise en œuvre du pompage à l’avancement 
5. Exécution des butons intermédiaires (section 0.6 m x 0.6 m tous les 3.0 m) 
6. Poursuite du terrassement en taupe 
7. Exécution de la dalle intermédiaire 
8. Terrassement à 4.5 m au-dessus du fond de fouille 
9. Terrassement journalier par étapes limitées de 5 m, avec exécution à l’avancement du collecteur 

EC, du sous-radier drainant et du sous-radier bloquant, y compris arrêt des pompes et remblayage 
des puits de rabattement avec gravier 16/32 

10. Exécution du radier définitif 
11. Remblayage et reconstruction du fini. 
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Figure 2 Profil transversal type de la tranchée couverte profonde 

 
4 Modélisation de la tranchée couverte 
 
4.1 Hypothèses de base 
 
4.1.1 Modèle géotechnique 
Le modèle stratigraphique décrit au chapitre 2 et retenu pour le dimensionnement de la tranchée profonde 
est illustré à la Figure 3, sur laquelle est également visible, en surface, l’ancienne tranchée couverte de la 
Micheline aujourd’hui démolie- 
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Figure 3 Modèle géotechnique schématique de la tranchée couverte profonde (pk 71.13) 

 
Les principaux paramètres géomécaniques retenus pour ces différentes couches sont résumés au Tableau 
1. 
 

Type 
de sol 

Poids volumique 
apparent 
γ [kN/m2] 

Angle de frott. 
effectif 
Φ' [°] 

Cohésion 
effective 
c' [kN/m2] 

Cohésion 
non drainée 

cu[kN/m2] 

Module 
d'élasticité 
E [kN/m2] 

Perméabilité 

K [m/s] 

2 20.0 28-30 0-2 - -  

6b 21.0 34 0-5 - 25  

6c2 20.0 28 9 30 15  

6d2 20.0 26 10 30 8 5 10-9 

7d1 22.5 29 24 120 35 3 10-8 

7d12 22.0 28 20 80 30 7 10-8 

7d2 21.5 27 14 50 15  

9a 24.0 40 < 5 - 150 6 10-4 

Tableau 1 Paramètres caractéristiques retenus pour les principaux types de sols (valeurs Xk) 
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4.1.2 Modèle hydrogéologique 
Les hypothèses relatives au modèle hydrogéologique influencent de manière déterminante le dimensionne-
ment de la paroi moulée, en particulier : 

• le modèle de distribution des pressions interstitielles (modèle hydrostatique avec ou sans réduction 
de la pression au sein de la moraine et/ou sous l’effet du pompage),  

• la variation à court terme des pressions interstitielles dans les sols fins suite à une modification ra-
pide de l’état de contrainte du terrain. Notre expérience de ce type de stratigraphie à Genève montre 
en effet qu’à court terme, lors de l’excavation d’une fouille, les pressions interstitielles à l’amont des 
soutènements chutent instantanément de 20 à 40% par rapport à la pression hydrostatique sous 
l’effet de la décompression. A long terme, la pression de l’eau va ensuite tendre vers un équilibre 
correspondant au régime permanent. 

 
Au final, les hypothèses principales suivantes ont été retenues : 

• Radier drainant (pas de reprise des sous-pressions), soutènements étanches 
• Poussées hydrostatiques contre les soutènements jusqu’au pied de l’écran à l’état initial, puis gra-

dient hydraulique lié à l’excavation et à la réalisation des puits de décharge, ce qui conduit à des ré-
ductions des pressions interstitielles de l’ordre de 25 à 30 % dans la zone de la fiche. 

 
4.2 Modèles de calcul 
Différentes approches ont été adoptées pour le calcul de la paroi moulée de la tranchée profonde de ma-
nière à cerner au mieux son comportement durant les différentes phases d’excavation et à évaluer au mieux 
l’enveloppe de ses efforts internes et de ses déformations. 
 
4.2.1 Approches par éléments finis 
Le principal effort de modélisation a été réalisé en collaboration avec la société GeoMod ingénieurs-conseils, 
par la mise en œuvre de modèles aux éléments finis 2D et 3D (logiciel Z_Soil). Ces approches ont été utili-
sées pour le dimensionnement des structures, l’état-limite de service et les contrôles de stabilité. Couplées 
hydro-mécaniquement, elles prennent en compte : 

• le comportement élasto-plastique avec écrouissage des sols (modèle Hardening Small Strain pour 
les lois constitutives),  

• l’interaction sol-structure 
• les étapes de réalisation.  

 

Figure 4 Modélisation 3D tranchée couverte – Dernière étape terrassement par passes de 5 m 

Es-radier = 20 GPa 

Es-radier = 10 GPa 

Pas de sous-radier 
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Pour les calculs 2D, le taux de décompression des sols avant la pose du sous-radier bloquant a été admis à 
75% sur la base d’une approche manuelle corroborée par la modélisation 3D de l’étapage réel des terras-
sements. 
 
A l’exception d’un cas, les calculs par éléments finis ont été réalisés en stade de service, avec les para-
mètres Xk, sans facteur de charge. Les dimensionnements structurels ont ensuite été effectués sur la base 
des efforts issus des approches par éléments finis pondérés d’un facteur de charge global de γR = 1.4. 
 
Un calcul par éléments finis a tout de même été effectué en stade de dimensionnement (Xd), en s’inspirant 
de la directive OFROU « Tunnels exécutés à ciel ouvert » du 24.6.2011, alors en consultation au moment 
des études. 
 
4.2.2 Approches aux modules de réaction 
Plus rapides et plus simples dans leur mise en œuvre, des approches aux modules de réaction 2D ont été 
entreprises à l’aide du logiciel RIDO pour le dimensionnement des structures et l’état-limite de service, no-
tamment pour les sections de calcul intermédiaires. Les modèles utilisés permettent la prise en compte : 

• des pressions interstitielles (calées sur la modélisation aux éléments finis),  
• de lois comportementales élastiques parfaitement plastiques pour les sols.  
• de l’interaction avec les éléments structuraux butant les parois (dalles, butons et radier) 
• des étapes de réalisation, y compris la dernière phase de terrassements pour laquelle le phasage 

par étapes de longueurs limitées a été simulée de manière simplifiée 
 
Tout comme pour les modélisations par éléments finis, les calculs ont été réalisés en stade de service, avec 
pondération des efforts obtenus par un facteur global γR = 1.4 pour les dimensionnements structuraux. 
 
4.2.3 Approches classiques 
Finalement une approche à la « main » basée sur les formules de la littérature a été mise en œuvre avec 
des facteurs de charge selon les normes SIA260ss pour tous les problèmes de soulèvement et de rupture 
de fond de fouille, ainsi que pour des pointages au niveau des efforts agissant sur la paroi. 
 
Par soucis d’exhaustivité, signalons enfin que les calculs de stabilité des talus provisoires de la dernière 
étape de terrassement ont été effectués par la méthode des tranches, à l’aide du logiciel 2D GEOSLOPE.  
 
4.3 Situations de projet 
 
Pas moins de 24 situations de risque principales, pour lesquelles plusieurs études paramétriques ont été 
étudiées, ont été prises en compte dans le cadre du dimensionnement de la paroi moulée : 

• Etat-limite ultime 1 (stabilité d’ensemble – soulèvement de la structure) :  
5 situations de risque prenant en compte les phases transitoires de la dernière étape de terrasse-
ments et le stade définitif, ainsi que différentes situations de risque accidentelles (panne des 
pompes, colmatage des puits, veine perméable en charge sous les puits) 

• Etat-limite ultime 2 (résistance ultime de la structure porteuse ou de l’un de ces éléments) : 
16 situations de risques transitoires, durables et accidentelles relatives aux différentes phases 
d’exécution de la tranchée couverte et à son stade d’exploitation. A noter que 9 de ces 16 situations 
de risques sont liées aux hypothèses relatives aux pressions interstitielles. 

• Etat-limite ultime 3 (résistance ultime du terrain) : 
3 situations de risque documentant la stabilité générale de l’ouvrage et des talus provisoires du ter-
rassement 

 
4.4 Principaux résultats des études 
 
4.4.1 Stabilité du fond de fouille 
La vérification à court terme de la stabilité du fond de fouille de l’étape en cours d’excavation est détermi-
nante pour le dimensionnement. Pour cette situation de risque, le soulèvement du « bouchon » au niveau de 
la fiche a été effectué en admettant une répartition des pressions interstitielles à 70% du cas hydrostatique 
et les paramètres non drainés pour le frottement des sols. 
 
4.4.2 Poussées sur la tranchée couverte 
Les résultats du cas de base du calcul des poussées sur la tranchée couverte lors de la dernière étape de 
terrassement une fois le sous-radier posé sont illustrés à la Figure 5 
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Moments de service [kNm/m’] Effort tranchant [kN/m’] Effort normal [kN/m’] 

   
Figure 5 Effort de service sollicitant la tranchée couverte après pose du sous-radier boquant 

Ce cas de base a fait l’objet de plusieurs études paramétriques portant notamment sur le taux de déconfi-
nement des sols au moment de la pose du sous-radier, la qualité et la perméabilité des sols de fiche ou en-
core les pressions interstitielles. Ces études ont mis en évidence différents éléments : 
 

• La vitesse de mise en place du sous-radier influence fortement les résultats avec une diminution des 
efforts dans la paroi moulée et une augmentation nette des efforts dans le sous-radier bloquant 

• Le modèle hydrogéologique retenu influence grandement les résultats des calculs (diminution de 30 
à 40% des efforts et des déplacements selon les hypothèses retenues). Cela implique que les me-
sures constructives les plus efficaces pour limiter les efforts et les déplacements consistent à agir au 
niveau de l’eau souterraine. 

• Le calcul en « Xd » qui s’inspire des facteurs partiels de la norme reste indicatif. A noter qu’avec ce 
calcul, le mécanisme de mouvements de la paroi moulée est modifié, ce qui induit une augmentation 
des efforts. 

• Les calculs aux modules de réaction jouent avant tout un rôle de pointage et de vérification de 
l’approche EF. D’expérience, cette approche est généralement plutôt conservatrice pour de telles 
profondeurs, du fait de la non-redistribution par le terrain des poussées au droit des appuis. De plus, 
elle n’intègre que l’équilibre horizontal des efforts. Or, l’approche aux éléments finis met en évidence 
une forte réorientation des contraintes dans la zone de butée. 

• Les calculs par éléments finis 3D, plus lourds, intègrent a priori mieux la réalité. Ils ont en particulier 
permis de valider les hypothèses pour les calculs 2D au niveau du taux de déconfinement, des pres-
sions interstitielles et de l’effet des puits de pompage. Au niveau de la paroi moulée, les moments 
maximaux positifs (M+, moments en travée) sont proches de ceux obtenus en 2D. Pour ce qui est 
des moments maximaux négatifs au niveau de la dalle intermédiaire (M-, moments sur appuis), les 
efforts sont comparables quand le comportement du sous-radier est admis élastique comme en 2D. 
Par contre la prise en compte de la non-linéarité du béton du sous-radier et de sa plus faible résis-
tance à la compression au jeune âge peut induire une augmentation de l’effort maximal M- par rap-
port au cas de base 2D (+ 20%). 

• Pour l’approche par éléments finis, le cas court terme a été intégré sur la base d’un calcul 2D transi-
toire prenant en compte les temps de consolidation et les durées prévues pour les étapes de réalisa-
tion. Les efforts résultants sont moins importants que pour le calcul long terme au niveau de la paroi 
moulée, avec par contre une augmentation momentanée de l’ordre de 30% des efforts dans le sous-
radier. 
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Figure 6 Moment de flexion paroi moulée avec sous-radier bloquant admis comme élastique 

 
• Au niveau du sous-radier, la répartition des efforts n’est pas uniforme. Ainsi, avec l’hypothèse d’un 

comportement élastique du béton du sous-radier bloquant, un pic de contrainte de l’ordre de 16 
N/mm2 apparait au bord du sous-radier, alors qu’en moyenne la contrainte normale transmise est de 
l’ordre de 4 N/mm2 (voir figure ci-dessous).  
 

 
Figure 7 Efforts normaux dans les éléments de butonnage des parois moulées [kN/m] 

• Une défaillance du sous-radier bloquant avec une résistance limitée à 5 N/mm2 au moment de la 
prochaine étape de terrassement a été prise en compte en tant que situation accidentelle. Les résul-
tats des calculs par éléments finis mettent en évidence que les déplacements et efforts au niveau de 
la paroi moulée n’augmentent que légèrement et les efforts moyens dans le sous-radier varient très 
peu.  

 
4.5 Conséquences pour l’exécution 
 
Pour l’exécution, les différentes situations de projet étudiées ont mené : 

• à mettre en œuvre un réseau de piézomètres complémentaires en début de chantier afin de valider 
le modèle hydrogéologique de projet. ces piézomètres ont été équipés de plusieurs cellules de pres-
sions indépendantes et dénivelées, de manière à mesurer et suivre la distribution des pressions in-
terstitielles avant et pendant l’exécution de la tranchée couverte. 

• en cas de divergence avec les hypothèses de projet, à prévoir un réseau de puits de décharges in-
termédiaires aux puits de pompage Ø 0.80 m 

• à fixer la longueur de la fiche des parois moulées à un maximum de 7 m dans la zone la plus pro-
fonde, 

Dalle de couverture 

Butons intermédiaires 

Dalle intermédiaire 

Sous-radier bloquant 

Etape en cours de creuse 
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• à prévoir un jeu de butons amovibles pouvant être mis en place en urgence en cas d’interruption for-
tuite de la procédure d’exécution de la dernière étape de terrassement empêchant le bétonnage du 
sous-radier (panne centrale à béton, grève, etc.), 

• à fixer des exigences spécifiques sur les performances à 12h du béton du sous-radier bloquant. 
 
5 Exécution de la tranchée couverte 
 
5.1 Paroi moulée 
 
L’exécution de la paroi moulée dans les sols de retrait ayant posé problème lors de la construction du tunnel 
de la Micheline a été difficile. Des conditions hydrogéologiques défavorables ont en effet été rencontrées, 
avec une nappe superficielle proche de la surface. D’autre part, la proximité des installations de chantier et 
de soutènements de fouille de grande hauteur a localement provoqué une forte asymétrie de la poussée des 
terres durant la creuse. Ces conditions, peu compatibles avec la stabilité des tranchées en cours 
d’excavation, ont nécessité la mise en œuvre de puits de pompage supplémentaires le long de la tranchée 
couverte, ainsi que la réduction de la largeur des panneaux. Une bonne partie des panneaux de parois mou-
lées de la tranchée profonde a ainsi été exécutée en panneaux unitaires d’une largeur de l’ordre de 3 m. Le 
rehaussement des plateformes de travail et du niveau de bentonite a également été nécessaire localement.  
Au final toutefois, grâce à un équipement performant et du personnel compétent, l’entreprise adjudicataire a 
mené à bien la réalisation des parois moulées et permis le démarrage des terrassements. 
 
5.2 Terrassements 
Les terrassements se sont déroulés sans problème particulier et selon le mode opératoire prévu. La dernière 
étape de terrassement, redoutée d’un point de vue logistique, s’est en particulier bien passée et a pris fin à 
la mi-septembre. La mise en œuvre des butons de secours n’a en particulier jamais été nécessaire.  
 
5.3 Mesures de suivi 
 
5.3.1 Mesures piézométriques 
Les piézomètres à cellules de pressions mis en œuvre en début de projet ont confirmé les observations 
faites dans le cadre d’autres chantiers genevois exécutés dans des sols similaires, à savoir une réduction 
graduelle de la pression interstitielle dans les sols de retraits fins (6d) et les sols morainiques (7d) en réfé-
rence au modèle hydrostatique (situation de départ avant exécution puits Ø 0.80 m et démarrage pompage). 

  
Figure 8 Enveloppe des pressions interstitielles mesurées aux pk 71.14 et 71.20 
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Cette réduction des pressions dans les formations fines est déjà observée avant travaux et est légèrement 
accentuée en cours d’excavation, en lien avec le pompage. 
Ainsi, les conditions étant plus favorables que celles admises dans les différentes situations de projet, il n’a 
pas été nécessaire de mettre en œuvre les puits de décharges intermédiaires. 
 
5.3.2 Mesures inclinométriques 
Les mesures incllinométriques réalisées sur la tranchles profondes ont mis en évidence une ampleur de dé-
formation un peu inférieur aux estimations de projet (facteur environ 2), généralement de l’ordre de 20 mm 
en ventre dans la zone de la tranchée profonde. La prudence admise dans la définition du modèle géotech-
nique, en particulier au niveau des pressions interstitelles, explique cet écart. Par ailleurs, dans le cadre de 
l’étude paramétrique, le modèle par éléments finis considérant la présence de 2 nappes distinctes, prédisait 
des déformations de l’ordre de 20 mm, ce qui avait été considéré comme l’approche optimiste en terme de 
déformations. Il sera intéressant de revenir sur ces résultats et de procéder à une rétro-analyse, en tenant 
compte des observations faites au niveau de l’eau. 
 

  
Figure 9 Mesures inclinométriques nord (ic21) et sud (ic22) au pk 71.18 

6 Conclusion 
 
Les études et mesures de suivi menées dans le cadre de la tranchée couverte profonde du Lot 7 ont mis en 
évidence l’importance des hypothèses du modèle hydrogéologique de projet et ses influences déterminantes 
sur le dimensionnement des parois moulées. Par rapport à une approche simplifiée aux modules de réaction 
avec distribution hydrostatique des pressions interstitielles, les modélisations aux éléments finis couplées 
aux observations in situ ont permis de réduire et d’optimiser la profondeur des fiches des parois moulées. 
Pour un ouvrage linéaire comme le CEVA, ces gains sont substantiels et justifient la mise en œuvre d’un ré-
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seau piézométrique permettant une évaluation réaliste des pressions interstitielles en fonction de la profon-
deur.  
 
 
Auteur:  
 
Alain Oulevey 
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Concept de surveillance du bâti en surface sur le tracé du projet CEVA 
 
La surveillance du bâti en surface sur le tracé du projet CEVA a été réalisée par le groupement Geolosanne 
+ composé des bureaux Map Géomatique SA, Daniel Willi SA, Norbert SA, De Cérenville SA et Karakas & 
Français SA.  

1. Introduction  
Les travaux de construction des ouvrages de génie civil du projet CEVA (tunnels, tranchées couvertes, 
stations) en site urbain sont susceptibles d'induire des sollicitations qui comportent un risque pour le bâti 
existant en surface au voisinage du tracé du projet. 
 
Dans cette optique, la direction de projet CEVA en collaboration avec  le groupement Géolosanne+ a 
élaboré un outil permettant d’apprécier les risques sur le bâti. Le but final est de mettre en place des plans 
de surveillance par lots du projet pour le suivi du comportement des bâtiments sur la base du degré de 
risque identifié en fonction de leur vulnérabilité. Cette surveillance permettra de déclencher au moment 
opportun les mesures préventives nécessaires. 
 
Les sollicitations induites lors des travaux, prises en compte pour le  concept de surveillance, sont les 
tassements et les vibrations. Il est à préciser que les tassements concernés sont ceux qui ont été évalués 
selon les calculs des mandataires auteurs des ouvrages du projet CEVA (cuvettes de tassement).  
Le concept de surveillance pour le CEVA s’inspire de la méthodologie développée et mise en œuvre par 
Géolosanne dans le cadre du projet de métro urbain M2 à Lausanne 
 
Le présent article décrit les principes pratiques de la méthodologie de surveillance à appliquer lors des 
travaux de réalisation du projet CEVA. 
 

2. Plans de surveillance 
Les principes de base ainsi que les phases successives pour l'établissement des différents plans de 
surveillance et les auteurs concernés par ces plans ont été définis comme suit : 
 
Le groupement Géolosanne+ définit le plan de surveillance du bâti existant (abréviation PSBE) sur la base 
de la vulnérabilité déduite des constats et des sollicitations fournies par les mandataires (auteurs des 
ouvrages du projet). 
 
Les mandataires établissent des plans de surveillance des ouvrages en construction (abréviation PSOC). Il 
s'agit des contrôles habituels à définir dans le cadre d'un ouvrage de génie civil, à savoir les mesures 
inclinométriques, extensométriques et piézométriques ainsi que d'autres types de mesures jugés 
nécessaires par les mandataires.  
 
Le groupement Géolosanne+ a un droit de regard sur les PSOC afin de proposer aux mandataires d'autres 
types de mesures ou de compléter l'instrumentation aux emplacements des bâtiments sensibles, identifiés 
dans le cadre du PSBE.  
 
Les deux plans, PSBE et PSOC, sont finalement fusionnés par Géolosanne+ dans un seul plan appelé Plan 
de Surveillance Général (abréviation PSG) pour la mise en œuvre lors de l'exécution des travaux afin 
d'assurer la sécurité du bâti existant.  
 

3. Analyse du risque 
Les travaux souterrains (tunnels) et les tranchées couvertes, qui sont les principales méthodes d'exécution 
retenues pour le projet CEVA, induisent des perturbations dans le terrain. L'analyse du risque consiste à 
comparer les sollicitations induites par les travaux (tassements, vibrations) avec la vulnérabilité ou la 
sensibilité des bâtiments. 
 
Les modifications de l'état naturel des contraintes existantes dans le sous-sol et au voisinage des ouvrages 
entraînent inévitablement des tassements en surface susceptibles de provoquer des dommages sur le bâti 
existant. Indépendamment de sa position par rapport à la zone des travaux, chaque bâtiment est plus ou 
moins sensible aux sollicitations en fonction de la nature de sa structure (maçonnerie, béton armé, bâtiments 
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rénovés récemment, etc.). On peut donc définir pour chaque bâtiment des limites admissibles (seuil 
d'alerte) et des limites d'endommagement structurel (seuil d'alarme). 
 
Dans une analyse classique de fiabilité des systèmes, le risque est défini comme suit :  
 
Risque = probabilité d'occurrence (s > ds) x conséquences sur le bâti 
 
Dans cette formulation, les termes utilisés peuvent être décrits comme suit :   

• Le paramètre s représente l'amplitude du tassement ou de l'intensité des vibrations en fonction de la 
position du bâtiment par rapport à la zone des travaux. Ce tassement dépend également des 
méthodes d'excavation et de soutènement ainsi que de la dimension des étapes de travaux. 

• Le terme ds représente les valeurs du seuil d'alerte ou d'alarme. Les conséquences en cas de 
dépassement de ces seuils pour un bâtiment donné en surface peuvent être d'ordre fonctionnel 
(sécurité non compromise) ou structurel (dommages importants sur la structure porteuse). 

• Les dommages esthétiques (apparition de microfissures) sont admis selon les cas.  
 
De manière analogue à l'établissement des cartes de dangers, on peut définir la classe de risque selon la 
matrice suivante :  
 

Sollicitation 

Vulnérabilité 

V1 V2 V3 V4 V5 

S1 I I I I I 

S2 I I I I II 

S3 I I II II II 

S4 II II II II III 

S5 II III III III III 
 
Tableau 1. Matrice sollicitation/vulnérabilité pour évaluation du risque 
 
La ligne traitillé gras du tableau correspond au niveau du seuil d'alerte pour un bâtiment donné, elle définit 
la limite du risque classe I. La ligne noire continue correspond au seuil d'alarme, elle délimite la zone du 
risque classe III. Entre ces deux lignes, on se trouve en présence du risque classe II. 
 
Les classes de risque ainsi définis ont des significations physiques décrites ci-après en termes du degré du 
dommage ou conséquences sur le bâti existant :  
 
Risque I : Dommage d'ordre esthétique 

Risque II : Dommage fonctionnel pouvant perturber la serviabilité d'un bâtiment, mais la sécurité de la 
structure n'est pas compromise.   

Risque III : Dommage structurel (point d'arrêt), dommages importants compromettant la stabilité de la 
structure porteuse. 

 
Les sollicitations S1 à S5 représentent l'amplitude ou l'intensité des tassements totaux ou tassements 
différentiels et des vitesses particulaires de vibration. Les classes de vulnérabilité V1 (très peu sensible) à 
V5 (très sensible) sont définies sur la base de différents critères décrits au chapitre suivant.  
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4. Vulnérabilité ou sensibilité des bâtiments en surface 
La vulnérabilité des bâtiments est établie par Géolosanne+ sur la base des constats des bâtiments effectués 
avant le début du chantier par des bureaux tiers mandatés directement par la direction du projet CEVA. 
 
Pour chaque bâtiment et ouvrage existant une fiche d’appréciation de la vulnérabilité a été établie qui 
comprend notamment les aspects suivants : 

• Les caractéristiques  du bâtiment (nombre d’étages, sous-sols, type d’utilisation, âge) et type de 
structure du bâtiment. (béton armé, maçonnerie, bois) 

• Les conditions des sols de fondation (nature des sols, nappe phréatique), et  type de fondation 
(semelle, radier, pieux) 

• Etat général du bâtiment (état de fissuration et d’entretien, travaux de rénovation)  

Chaque bâtiment est évalué indépendamment de sa position par rapport à l’axe du tracé pour lui attribuer 
finalement une classe de sensibilité allant de V1 (très peu sensible) à V5 (très sensible). Cette classe de 
sensibilité a été définie sur la base des valeurs indicatives de tassements absolus et différentiels à partir  
d’une synthèse des données publiées dans la littérature spécialisée ou à partir de codes de construction 
existants de différents pays en fonction du type de bâtiment. De même la sensibilité aux vibrations a été 
appréciée selon les valeurs indicatives de vitesse particulaire de la norme suisse relative à  l’effet des 
vibrations sur les constructions.  

 

5. Plan de surveillance du bâti existant –PSBE 
 
5.1 Caractéristiques du PSBE 
 
Le PSBE comprend notamment les éléments suivants :  

• La classe de risque et la classe de mesure pour chaque bâtiment, sous forme de liste et tableaux. 
Les bâtiments sensibles avec leur degré de risque identifié sont indiqués sur un plan de situation 
correspondant à un tronçon donné du tracé de CEVA. 

• Les seuils d'alarme et d'alerte, en termes de tassement total et tassement différentiel seront définis 
pour chaque bâtiment sur la base des données de la littérature spécialisée et de l'expérience 
acquise dans des cas similaires. Les seuils relatifs aux vibrations sont définis en fonction des 
normes (SN 640 312a, effets des ébranlements sur les bâtiments). 

• Les types et la fréquence des mesures pour surveiller les mouvements des bâtiments pendant les 
phases de chantier. 

• Les actions correctives à entreprendre en cas de dépassements des seuils définis. 
 
A titre d'exemple, les contrôles sur un bâtiment peuvent comprendre des mesures de nivellement manuelles 
ou continues par télésurveillance, des relevés des mouvements sur des témoins de fissures, des électro-
nivelles et, en cas de vibrations, des relevés sismographiques. Les mesures correctives peuvent 
comprendre l'étayage du bâtiment et/ou le renforcement (par exemple micropieux) des fondations en 
fonction des constats visuels observés et des caractéristiques de la structure d'un bâtiment.  
 
5.2 Fréquences des mesures et mise en œuvre du PSBE 
L'analyse du risque est basée sur les éléments de calcul fournis par les mandataires (cuvettes de 
tassements). Les cuvettes de tassements théoriques constituent donc une première base pour estimer le 
risque associé à un bâtiment donné. Les mandataires sont informés en cas de bâtiments avec un risque 
identifié de classe III. Cette première information permet aux mandataires d'effectuer une revue de projet. 
 
Il s’agit dans un premier temps de vérifier les hypothèses de l’aléa qui sont à l’origine de la cuvette de 
tassement obtenue , soit il s’agit d’un état « probable » pessimiste ou optimiste afin que puisse être jugé les 
seuils dans le cadre de l’établissement du plan de surveillance ou éventuellement signaler, préalablement à 
la mise en œuvre des travaux, que les méthodes d’exécution prévues devront être adaptées afin de réduire 
le niveau du  risque identifié . 
 
Par ailleurs le risque théorique identifié permet de définir l'intensité de surveillance à appliquer aux bâtiments 
concernés pour vérifier leur comportement réel en cours des travaux. 
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A chaque classe de risque est associé un type de surveillance (fréquence). En outre, le bâtiment concerné 
est équipé d'un dispositif d'auscultation selon le degré du risque identifié. 
 
Le tableau ci-après illustre la fréquence des contrôles selon la classe de risque associée à un type de 
mesure mise en place sur le bâtiment.  
 

 
Risque 
 

Type Tranchée / Station Tunnels 

I I 

 
Mesure initiale avant travaux, mesure finale après travaux, 
pour preuve à futur, en cas de réclamation ou plainte 
 

II II 

 
Mesure initiale, mesures 
courantes en fonction des 
étapes caractéristiques des 
travaux à proximité du 
bâtiment concerné 
 

Mesure initiale, mesures 
courantes lors du passage du 
front d'excavation au droit du 
bâtiment 

III III 

Mesures continues par 
télésurveillance ou mesures 
manuelles fréquentes lors des 
travaux à proximité du 
bâtiment concerné 

Mesures continues par 
télésurveillance ou mesures 
manuelles fréquentes avant, 
pendant et après le passage 
du front d'excavation au droit 
du bâtiment. 
 

 
Tableau 2 : Fréquence des mesures selon le degré du risque 
 
Dans le cas des types II et III, les mesures manuelles ou continues doivent être adaptées de cas en cas 
selon l'évolution des mesures dans le temps en cours des travaux.  
 

6. Plan de surveillance de l'ouvrage en construction- PSOC 
Le but du PSOC est de contrôler le comportement des ouvrages et de vérifier si ce comportement 
correspond à celui prévu dans le modèle de dimensionnement. 
 
Le PSOC doit comprendre les éléments suivants : 

• Dispositif de surveillance : type d'instrumentation, le nombre et les emplacements qui seront 
reportés sur un plan de situation et sur des coupes caractéristiques. 

• Définir la fréquence des mesures sur le dispositif de surveillance mis en place en fonction des 
étapes de travaux et du risque estimé pour les ouvrages.  

• Définition des seuils d'alerte et d'alarme pour chaque paramètre qui fait l'objet de surveillance 
(déformations, contraintes, piézomètres, vibrations, etc…). 

• Définir les mesures à prendre en cas de dépassement des seuils fixés : dans cette optique, un suivi 
géologique des sols mis à jour lors des terrassements doit être prévu pour vérifier les hypothèses 
géologiques et géotechniques.  

 
Il est à noter que les déformations des ouvrages sont en relation directe avec celles qui peuvent se produire 
au voisinage et sur le bâti existant en surface.  
 
En effet, si les déformations des ouvrages sont faibles, il y aura moins de risque de dommage sur les 
bâtiments. Dans cette optique, le PSOC est transmis à Géolosanne+ afin d'harmoniser les deux plans PSOC 
et PSBE et de définir un complément éventuel d'instrumentation. Les mandataires sont entièrement 
responsables de la mise en œuvre et du suivi des contrôles sur leur ouvrage. 
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7. Plan de surveillance général- PSG  
Dans l'optique du projet CEVA, la gestion des risques liés aux tassements et vibrations est fondée sur 
l'établissement de manière indépendante des plans PSBE (bâti en surface, établi par Géolosanne+) et 
PSOC (ouvrages de génie civil, établis par les mandataires). Ces plans sont mis en œuvre et suivis 
séparément par leurs auteurs. Toutefois, les résultats des mesures sont communiqués mutuellement entre 
les parties en cours des travaux. 
 
Les plans PSBE et PSOC sont fusionnés et réunis dans un seul plan de surveillance général (PSG). Ce plan 
constitue un outil de travail pour la direction des travaux (DT) qui contrôle sur place la réalisation et 
l'avancement des travaux.  
 
Dans cette optique, c'est donc la DT qui doit initier ou commander l'exécution des mesures. Le PSG doit 
contenir les éléments intégrant les mesures de surveillance et les recommandations générales décrites dans 
les PSBE et PSOC, à savoir :  

• Classe de risque et de mesure des bâtiments, les types et la fréquence des mesures prévues selon 
PSBE ainsi que les seuils d'alerte et d'alarme, ainsi que l’amplitude des tassements et vibrations 
estimés  

• Le dispositif de surveillance selon le PSOC avec aussi les types d'instrumentation (inclinomètres, 
piézomètres, etc…) et la fréquence des mesures ainsi que les seuils d'alerte et d'alarme. De même 
que l’amplitude des déformations attendues au droit des ouvrages 

 
D’un point de vue pratique le PSG se présente sous forme d’un plan de situation par lots ou par tronçons 
caractéristiques d’un même lot sur lequel sont reportées toutes les informations existantes qui sont utiles 
pour la mise en œuvre du plan en cours des travaux. Ce plan est accompagné d’une note technique 
décrivant en outre les mesures à prendre en cas de dépassement des seuils définis. On peut distinguer les 
situations suivantes : 

• En cas d’approche du seuil d’alerte, mise en œuvre de mesures préventives pour la réduction des 
risques, instrumentation complémentaire, augmentation de la fréquence des mesures 

• Seuil d’alerte atteint : revue du projet mise en œuvre de contres mesures pour la réduction des 
risques 

• Seuil d’alarme atteint. Arrêt des travaux et revue complète du projet, rétro-analyse et, le cas échéant 
adaptation du projet. 

 

8. Vérification et adaptation du PSG pendant les travaux 
Le plan de surveillance général PSG constitue avant tout  un outil préliminaire pour l’appréciation du risque 
sur la base des considérations théoriques ,à savoir : cuvettes de tassements estimés par calculs, définition 
de la vulnérabilité des bâtiments à partir de constats visuels, prévision de l’intensité des vibrations selon 
données empiriques, etc… Il convient de préciser que des tassements parasites peuvent se produire lors 
des travaux (instabilités locales, effondrements lors des travaux de creuse des panneaux des parois 
moulées). De même, les vibrations selon la nature des travaux entrepris pourraient également affecter les 
structures des bâtiments et/ou dégrader les conditions d'exploitation et le confort des usagers (bruits 
solidiens). 
 
Le plan de surveillance initial permet d’intervenir dans un premier temps pour adapter le projet d’exécution 
afin de réduire notamment le risque identifié de classe III sur les bâtiments concernés en envisageant des 
mesures constructives appropriées déjà avant le chantier. Les propositions d’adaptation et mesures sont 
synthétisées dans un rapport technique accompagnant les plans de surveillance général de chaque lot du 
CEVA. Il participe donc à la phase de maturation du projet.  

 
Le groupement Géolosanne+ est mandaté en tant qu’expert-conseil auprès du MO pour l’application du PSG 
et le suivi des mesures en cours des travaux. Il s’agit en particulier de vérifier les hypothèses admises, 
d’adapter le PSG initial sur la base des observations (par exemple :adaptation de la  fréquence des 
mesures, mis en place d’instrumentation et réalisation de reconnaissances complémentaires) et de 
réactualiser si nécessaire les seuils d’alerte et d’alarme en fonction du comportement réel des ouvrages. 
 
Selon l’évolution des observations la classe de risque définie initialement peut être réduite ou augmentée 
pour un bâtiment donné. La mise en œuvre des contres mesures envisagées sont également proposées de 
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cas en cas en fonction de l’évolution du comportement observé des bâtiments en collaboration avec les 
auteurs du projet, de la DT d’un commun accord avec le MO. .  
 

9. Exemple d’application et discussion 
Le concept définit ci-avant a été appliqué à l’ensemble du tracé du projet CEVA. On présente ci-après un 
exemple d’application sur le lot 27-20, section profonde dont les travaux ont été planifiés pas le groupement 
V3-CEVA. On s’intéresse plus particulièrement à la zone située au droit de la rue Frontenex qui représente 
un cas intéressant d’application et d’adaptation de la démarche.  
 
Le bâtiment situé sur la parcelle n° 2605, 
dénommé « Frontenex 100 » par la suite, est un 
immeuble d’une dizaine d’étages réparti sur 5 
parcelles, avec présence d’un joint vertical entre 
chacune d’elles qui les sépare structurellement. 
Sur site, une large ouverture du joint de dilatation 
entre la partie de la parcelle 2605 et celle de la 
parcelle 2604 a été constatée, en effet, l’extrémité 
de l’immeuble sur la parcelle n°2’605 côté CEVA a 
basculé en direction de la voie il y a une 
quinzaine d’années. Les fondations de cet 
immeuble doivent donc être admises comme 
sensibles et ce d’autant plus qu’un système permet 
actuellement de maintenir artificiellement une sous-
pression hydraulique sous le radier afin d’en limiter 
les tassements. Enfin, l’étude de la structure a 
montré que le comportement de l’ouvrage n’était 
pas monolithique. Dans ce contexte, un 
basculement complémentaire de l’immeuble lors 
des travaux aurait pu être à l’origine de désordres à la structure. Le bâtiment « Frontenex 100 » a donc été 
classé comme assez sensible vis-à-vis du risque de tassements (vulnérabilité IV). A proximité du bâtiment 
« Frontenex 100 » se situe un parking souterrain sur la parcelle 2612, cet ouvrage a été classé comme peu 
sensible (vulnérabilité II).  
 
Au pied de ces ouvrages, le projet prévoit la 
réalisation d’une tranchée couverte. Les 
déplacements de la paroi sont estimés à 60 mm, la 
cuvette de tassements, estimée par les mandataires 
sur la base de modélisations aux éléments finis, est 
présentée à la figure 2. Sur la base de cette 
cuvette, les valeurs de tassement suivantes ont été 
prises en considération pour l’analyse de ces deux 
ouvrages : 
 
 
Parcelle Tassement 

côté CEVA 
Tassement 
opposé au 
CEVA 

Tassement 
différentiel 

2605 -8 -35 1/800 
2612* -22 -35 1/500 
* tassements estimés au droit de la rampe d’accès 
au bâtiment  
 
La définition des classes de risque se fait par croisement entre la vulnérabilité du bâti et les valeurs de 
tassements totaux et différentiels évaluées par les mandataires. Si la définition des seuils de tassements 
différentiels ne pose pas de difficulté, il n’en est pas de même des seuils de tassements totaux. En effet, il 
n’existe pas en Suisse de base légale définissant les valeurs seuils de tassement totaux pour les 
constructions. Pour pallier à ce problème, la démarche suivante a été choisie dans le cadre du CEVA : 

• Définition d’une classe de risque de I à III en fonction des valeurs de tassements différentiels. Cette 
classe permet l’activation de la procédure en cas de non-conformité des mesures. 

 

Figure 1: Situation des bâtiments 

 
Figure 2: Cuvette de tassement 

Parcelle 2605  
Frontenex 100 

Parcelle 2612 
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• Définition d’une classe de mesure de type I à III en fonction des valeurs de tassement totaux. Cette 
classe de mesure permet de définir le type et la fréquence des mesures mises en œuvre. Le seuil 
pour la classe de mesure type III est fixé à 20 mm. Cette valeur doit être choisie avec prudence 
puisqu’elle ne tient pas compte de l’historique de la structure et des éventuels tassements passés.  

• Pour les bâtiments en classe de mesure type III et en classe de risque inférieure (I à II), une analyse 
spécifique est effectuée afin d’évaluer l’opportunité d’augmenter la classe de risque selon la 
sensibilité de l’ouvrage vis-à-vis des tassements totaux.  

 
Dans le cas qui nous intéresse, le croisement entre la vulnérabilité des ouvrages et les valeurs relativement 
importantes de tassement attendues nous ont amené à définir une classe de mesure type III pour ces deux 
bâtiments. La classe de risque qui se base sur les considérations relatives aux tassements différentiels est 
de type II pour le bâtiment de la parcelle 2612 et de type I pour le bâtiment 2605. Etant donné le contexte du 
bâtiment « Frontenex 100 », la préexistence de tassements absolus et différentiels, la sensibilité du système 
de fondation et la typologie du bâtiment, le choix a été fait d’augmenter la classe de risque au niveau III pour 
cet ouvrage.  
 
En lien avec cette classe de mesure type III, les mesures de surveillance suivantes ont été proposées pour 
ces bâtiments : 

• Points de nivellement classiques pour contrôle des tassements absolus des bâtiments 
• Paires de points de nivellement pour contrôle des tassements différentiels 
• Fissuromètres pour contrôle de l’ouverture des joints entre parties d’ouvrage et ainsi des tassements 

différentiels 
• Crackmeter pour contrôle en continu de l’ouverture des joints 

 
Les mesures de surveillance sont représentées à la figure 3. 
 

 
Figure 3: Mesures de surveillance mises 

 
 
Les travaux sont actuellement en cours, le PSG a été activé par les mandataires du groupement qui 
procèdent selon les fréquences définies dans les plans de surveillance aux mesures des inclinomètres et à 
l’activation des mesures de géomètre. 
 
A ce stade, les mesures de tassements totaux et différentiels sur les ouvrages sont très limitées sur le 
batiment « Frontenex 100 », elles sont de l’ordre de 10 mm sur le bâtiment de la parcelle 2612.  
 
 
Ce cas d’application soulève les questions suivantes : 

• L’évaluation des cuvettes de tassement, en général par la méthode aux éléments finis, peut résulter, 
selon les hypothèses, dans des valeurs prudentes des tassements attendus. Si une estimation 
réaliste du tassement peut être souhaitable afin d’appréhender au mieux le comportement en service 
des ouvrages existants, une borne supérieure des tassements doit être définie de sorte à mettre en 
évidence les structures présentant une classe de risque élevée afin d’adapter le projet ou de 
renforcer la structure et de sorte à mettre en œuvre des mesures de surveillance en nombre et 
fréquence suffisants. 
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• La définition des seuils d’alerte et des seuils d’alarme doit se faire avec précaution. Dans le cas des 
seuils pour le tassement total, il convient d’être prudent puisque l’on ne connait souvent pas 
précisément l’historique de l’ouvrage et les tassements déjà subis par l’ouvrage ne sont souvent pas 
connus.   

• L’analyse de la structure, de sa conception et de son historique peuvent nous amener à considérer 
localement des valeurs seuils différentes. Un projet tel que celui du CEVA borde un nombre très 
important d’ouvrages dont il n’est pas possible d’effectuer une analyse structurelle détaillée. Le plan 
de surveillance général doit permettre de mettre en évidence les ouvrages potentiellement 
problématiques pour lesquels il est important qu’une analyse structurelle poussée soit envisagée afin 
d’appréhender au mieux son comportement. 

 
Il peut exister un risque de démultiplication du nombre de bâtiment de classe de risque III dans le cas d’une 
définition trop prudente à la fois des prévisions de tassements et des valeurs seuils. Une concertation entre 
les différents acteurs impliqués dans le cadre de l’établissement de ces plans de surveillance doit alors 
s’engager et le plan de surveillance devient alors évolutif. En effet, avant d’envisager une adaptation du 
projet ou un renforcement des bâtiments qui représentent toutes deux des mesures potentiellement 
onéreuses, la définition des données de base du plan de surveillance doit être questionnée. L’incertitude 
relative à l’amplitude des cuvettes de tassement est en partie inhérente aux incertitudes relatives à la 
géologie et peut être difficile à diminuer, néanmoins il s’agit de préciser si la probabilité d’occurrence de 
telles sollicitations. A l’inverse, un approfondissement de la connaissance du bâti et si nécessaire la 
modélisation de la structure peuvent permettre d’adapter les valeurs seuils de cas en cas et ainsi de 
diminuer le nombre d’ouvrages en classe de type III. Cette phase de concertation et d’évolution du projet 
doit être réalisée suffisamment en amont du projet. Une telle phase de concertation permet aussi aux 
différents acteurs de mieux s’approprier les ouvrages potentiellement problématiques et de mettre en œuvre 
les adaptations de projet ou les mesures de surveillances adaptées. En cours d’exécution, la concertation 
entre les différents acteurs doit rester constante de sorte à pouvoir adapter le plan de surveillance en 
fonction des constats effectués tant au niveau de l’exploitation que des mesures.   
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CEVA à Genève – Conflits entre le projet et les nappes souterraines 
Problèmes et solutions 

 
 
1 Introduction 
 
Sur plusieurs secteurs de son tracé, le CEVA, ouvrage en grande partie réalisé en sous-sol, se retrouve en 
conflit avec les eaux souterraines. Le contexte urbain de ce projet amène des complications supplémen-
taires qu’il faut résoudre du mieux possible en fonction des diverses contraintes existantes. 
 
Parmi les secteurs concernés, deux cas sont particulièrement illustratifs des problèmes rencontrés. 
 
On peut tout d’abord citer celui du Val d’Arve, à Carouge, où les ouvrages du CEVA pénètrent partiellement 
dans la nappe du Genevois, exploitée pour l’alimentation en eau potable du canton et de la France voisine. 
 
Par ailleurs, sur les communes de Chêne-Bourg et de Thônex, le CEVA, réalisé entièrement en tranchée 
couverte, coupe complètement la nappe superficielle de Puplinge, l’une des plus importantes du canton, 
avec le risque de créer un effet de barrage à long terme dans une zone habitée. 
 
 
2 Nappe du Genevois au Val d’Arve (Carouge) 
 
2.1 Caractéristiques de la nappe du Genevois 
 
La nappe du Genevois s’étend sur une longueur de 19 km entre le quartier des Eaux-vives et Chancy (fi-
gure 1). Sa largeur varie entre 1 et 4 km. Elle baigne un important complexe de graviers faisant partie du 
complexe glaciaire würmien. L’épaisseur des graviers saturés peut atteindre 50 m et la nappe, en fonction 
de la topographie, se rencontre entre 5 et 100 m de profondeur. La composante majeure de son alimentation 
naturelle est due à des infiltrations à travers le lit de l’Arve [1], principalement en périodes de crues. 
 

 
Figure 1: Situation générale de la nappe du Genevois (GESDEC) 
 
La nappe du Genevois est exploitée pour l’eau potable dès 1929. Dans la région concernée par le CEVA au 
Val d’Arve, on trouve les 3 puits de Carouge (réalisés en 1934, 1942 et 1963). Elle fournit 20% de 
l’alimentation en eau potable du canton, le reste étant fourni par le Léman. 
 

Arve 

Val d’Arve 
Figure 3 
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Jusqu’en 1960 environ, le niveau de la nappe a été relativement stable, les prélèvements correspondant 
plus ou moins au débit exploitable. 
Entre 1960 et 1973, la nappe est surexploitée et le niveau baisse de façon spectaculaire d’environ 8 mètres 
pour passer en-dessous de 369 m/mer. 
 
Cette situation est ensuite stabilisée jusqu’en 1980, année de mise en service d’une station de réalimenta-
tion artificielle à Vessy. Depuis lors, le niveau de la nappe est principalement contrôlé par cette réalimenta-
tion et les prélèvements dans les puits de captage (15 puits au total - 10 sur le canton et 5 en France). On 
rappellera cependant que la nappe bénéficie d’une recharge naturelle par l’infiltration directe de l’Arve lors 
des crues. 
 
Les mesures effectuées dans le cadre des études CEVA dans la zone du Val d’Arve (2001 - 2010), indi-
quaient que le niveau de la nappe oscillait, en chiffres ronds, entre 372 et 375.5 m/mer, avec un niveau 
moyen de l’ordre de 374 à 374.5 m/mer (figure 2). 
 
En 2006, lors de l’interruption de la réalimentation à Vessy pour cause de travaux, la composante naturelle 
de la recharge de la nappe s’est très bien marquée avec une remontée de presque 2 mètres en 2 mois liée 
aux crues de l’Arve. Ces crues n’ont pas été exceptionnelles (intensité max de 402 m3/s - période de retour 
1.5 an) mais c’est surtout la durée des hauts débits qui a été déterminante (environ 2 mois). 
 

 
Figure 2: Niveau de la nappe du Genevois au Val d’Arve (piézomètre Ceva2 - 2002-2009). 
  La partie en rouge correspond à l’interruption de l’alimentation artificielle à Vessy en 
  2006. 
 
Lors des phases d’études, les ouvrages ont été conçus en tenant compte des niveaux de projet maximum 
suivants : 

• Niveau maximum chantier : 375.80 m/mer 

• Niveau maximum projet : 377 m/mer (correspondant au niveau max historique mesuré de 
376.91 m/mer en 1952 dans cette zone) 
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2.2 Le CEVA au Val d‘Arve 
 
Dans la zone du val d’Arve, trois ouvrages successifs entrent en contact avec la nappe du Genevois : la par-
tie terminale du tunnel de Pinchat, la tranchée couverte de la voirie de Carouge et la tranchée couverte du 
Val d’Arve (figure 3). Pour un niveau moyen de nappe, la longueur totale du contact entre les ouvrages et 
celle-ci est d’environ 500 m. La pénétration dans la nappe n’est que partielle, quelques mètres au maximum. 
 

 
 
Figure 3: Le tracé du CEVA au Val d’Arve et ses relations avec la nappe. Les lignes bleues en trai-

tillés indiquent la zone de contact entre le CEVA et la nappe 
 
La perméabilité de la nappe du Genevois est très élevée, comprise au Val d’Arve entre 10-3 et 10-2 m/s. Il 
n’était donc pas question de tenter de rabattre la nappe par simple pompage lors des travaux. La solution 
adoptée a été la réalisation de casiers successifs au bas desquels des imprégnations de fond ont été effec-
tuées pour diminuer la perméabilité de la nappe dans l’emprise des ouvrages. De fait, dans la tranchée cou-
verte du Val d’Arve, avec des perméabilités résiduelles de l’ordre de 10-7 à 10-5 m/s, les travaux 
d’excavation, désormais terminés, ont pu se dérouler sans problème à cet égard. Dans le tunnel de Pinchat, 
les travaux préliminaires sont terminés (imprégnations) et les excavations dans la partie saturée des graviers 
sont prévues vers fin 2016. 
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2.3 Le conflit d’intéret entre le chantier et l’exploitation de la nappe du Genevois 
 
2.3.1 Tranchée couverte du Val d‘Arve 
 
Les Services industriels de Genève (SIG), ont décidé d’entreprendre en 2012 des travaux sur la conduite 
sous-lacustre du Prieuré, ouvrage majeur dans le système de captage d’eau du Lac pour l’alimentation en 
eau potable, diminuant ainsi les capacités de pompage dans le lac. Dans cette optique, la contribution de la 
nappe à l’alimentation devait être augmentée avec la nécessité de « remplir » celle-ci préventivement au 
maximum grâce à la réalimentation artificielle de Vessy. L’opération hydrogéologique a été effectuée comme 
prévu mais les travaux ont dû être repoussés d’une année, donc en 2013. A cette période (mai 2013), ce-
pendant, les travaux d’excavations de la tranchée couverte du Val d’Arve atteignaient leur niveau le plus 
bas, alors qu’au même moment le niveau de la nappe était mesuré à des cotes inquiétantes pour le projet : 
niveau max chantier : 375.80 m/mer et niveau nappe à 375.61 m/mer (figure 4) mais en constante élévation 
de 10 cm par semaine ! 
 
Cette situation a entraîné la nécessité d’une coordination serrée entre la direction du projet qui ne voulait 
pas voir son ouvrage mis en péril, les autorités cantonales (Service de géologie sols et déchets – GESDEC), 
en charge de la gestion globale de la nappe, qui devait assurer l’alimentation en eau potable de la collectivi-
té et les SIG, exploitants des ouvrages de réalimentation et de captage. 
 
Ainsi, pendant les semaines qui ont suivi, une procédure de crise a été appliquée, avec un contrôle serré 
des niveaux de la nappe, aboutissant, en fonction des résultats, à des interruptions provisoires de la réali-
mentation artificielle de la nappe. Il est à noter que pendant cette période, des crues de l’Arve sont venues 
compliquer les évènements, avec pour finir des niveaux de nappe qui ont atteint jusqu’à 375.81 m/mer ! (fi-
gure 4). 
 
 
2.3.2 Tunnel de Pinchat 
 
La zone du tunnel en contact avec la nappe peut fortement varier en fonction du niveau de la nappe, compte 
tenu de la faible pente de l’ouvrage. A cet égard, des discussions préliminaires ont eu lieu entre CEVA, le 
GESDEC et les SIG afin de déterminer si un niveau de nappe « bas » (donc favorable pour le CEVA) pou-
vait être garanti à une certaine période. A nouveau, se posait le problème de priorité entre alimentation en 
eau potable et chantier. Rapidement, toutefois, en tenant compte du régime habituel d’exploitation de la 
nappe, un accord de principe a pu être obtenu, sans impliquer des concessions importantes de part et 
d’autre. A ce jour, il est admis qu’un niveau maximum de 374.5 m/mer pourrait être « garanti » entre août et 
novembre 2016, permettant ainsi de réduire la longueur de la zone de contact à 80 m au lieu 130 m, pour 
autant qu’une recharge naturelle « intempestive » de la nappe n’ait pas lieu. 
 
 
2.4 La crue centennale de l’Arve du 2 mai 2015 
 
Le samedi 2 mai 2015, la conjonction de plusieurs facteurs climatiques a généré une énorme crue de l’Arve. 
Les niveaux de la rivière étaient tels que plusieurs ponts ont dû être fermés à la circulation. 
D’un point de vue hydrogéologique, cette crue a également entraîné une très importante remontée de la 
nappe du Genevois qui a atteint 376.91 m/mer à l’axe de la tranchée (figure 4) dont l’excavation était termi-
née, mais équipée seulement d’un radier provisoire qu’il a fallu lester en urgence pour contrecarrer une 
éventuelle rupture liée aux sous-pressions d’eau. 
 
Cet épisode particulier illustre parfaitement l’importance de la composante naturelle en jeu pour la nappe du 
Genevois, même si le régime de cette dernière est largement influencé par son exploitation. 
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Figure 4: Niveaux de la nappe du Genevois au val d’Arve 2010 - 2015 
 
 
 
3 Nappe de Puplinge à Chêne-Bourg et à Thônex 
 
3.1 Caractéristiques de la nappe de Puplinge 
 
La nappe de Puplinge est un des plus vastes aquifères superficiels du canton de Genève. Les graviers qui 
soutiennent cette nappe ont été déposés par un ancêtre du Foron et un ancien cours de l’Arve lors des der-
nières phases de retrait glaciaire. Trait commun des aquifères superficiels, ce mode de dépôt implique une 
grande irrégularité de la géométrie des dépôts (divagations des cours d’eau, chenaux successifs se recou-
pant). 
 
Cette hétérogénéité des dépôts se retrouve ensuite pour les nappes proprement dites, les écoulements 
d’eau pouvant s’effectuer selon des systèmes de chenaux, quelquefois très individualisés. 
 
Cette réalité hydrogéologique a été observée à l’occasion de diverses études et constructions dans la région 
concernée par la nappe de Puplinge. 
 
Globalement, par rapport au CEVA, on peut définir 2 zones principales de nappe (figure 5) : 

• Secteur entre La Seymaz et la route de Jussy : nappe très hétérogène, organisée en chenaux 
d’orientation le plus souvent Est-Ouest (structure mise en évidence lors des études pour les sites de 
Rolex et Baechler (ch. de la Gravière). Nappe souvent peu épaisse. 

• Secteur entre la route de Jussy et le Foron : nappe relativement continue et d’épaisseur plus impor-
tante. 

 
Cette nappe, que l’on trouve dès 3 à 5 m de profondeur, n’est pas exploitée pour l’eau potable mais l’est en 
revanche, très localement, pour des besoins industriels. 
 
 

Niveau critique crue de l’Arve 2015 

Niveau critique pour les excavations en 2013 
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Figure 5: Le CEVA et la nappe de Puplinge (en jaune). Points bleus : piézomètres ; point noirs : 

puits pour by-pass. 
 
 
 
3.2 Le conflit entre CEVA et la nappe de Puplinge 
 
Dans ce secteur, le CEVA est entièrement réalisé en tranchée couverte à l’abri de parois moulées. Cet ou-
vrage recoupe entièrement l’aquifère et représente donc une barrière imperméable complète par rapport à 
l’écoulement de la nappe. 
 
Le risque représenté ici est évidemment un effet de barrage généralisé, avec pour conséquence principale 
une remontée de la nappe à l’amont du CEVA avec tous les problèmes associés comme des inondations de 
caves, par exemple. 
 
Les mesures piézométriques montrent qu’à ce jour, et en relation avec la réalisation des parois moulées, la 
nappe de Puplinge a vu son niveau remonter d’environ 1 m (figure 6). Selon les secteurs, il a été estimé que 
la marge de manœuvre est de 0.3 à 1.5 m par rapport aux hautes eaux avant d’atteindre les premiers ni-
veaux de sous-sols. 
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Figure 6: Niveaux de la nappe de Puplinge dans les puits by-pass nord 
 
 
Pour reconnecter les 2 compartiments de nappe, il a été projeté de réaliser des by-pass entre eux. L’office 
fédéral des transports (OFT) n’ayant pas admis une solution gravitaire « par dessous », un système « par-
dessus » a été conçu, fonctionnant sans pompe par syphon (figure 7). 
 
 

 
 
Figure 7: Schéma de principe des by-pass pour la nappe de Puplinge (De Cérenville, 2012)  

95



Actuellement, tous les puits pour les by-pass ont été forés. Des essais de pompage ont été réalisés dans 
certains d’entre eux avec comme résultat la confirmation d’une grande hétérogénéité de la nappe et de per-
méabilités très moyennes (communication orale DCG), posant problème également à l’aval dans les puits de 
réinfiltration. 
 
La solution désormais préconisée est de réaliser des tranchées longitudinales, à l’amont et à l’aval de la 
tranchée afin de mieux répartir l’eau et de moyenner les conditions du sous-sol. En contexte semi-urbain, se 
pose alors le problème foncier pour pouvoir réaliser ces tranchées. 
 
Le système technique de fonctionnement est actuellement à l’étude et des tests seront menés dès l’automne 
2015. 
 
 
4 Conclusions 
 
Les exemples présentés ici démontrent que même dans un contexte hydrogéologique connu, instrumenté et 
avec des mesures régulières, des circonstances plus ou moins inattendues peuvent venir déjouer les prévi-
sions. 
 
Dans le cas de la nappe du Genevois, au Val d’Arve, la conjonction de plusieurs facteurs humains défavo-
rables (travaux SIG, nécessité de recharger la nappe, excavations CEVA en fond de fouille à la mauvaise 
période) a heureusement pu trouver une solution par une coordination constructive entre les divers interve-
nants. Cette expérience a même pu être mise à profit pour anticiper un même type de coordination en vue 
d’un contrôle de niveau de nappe à l’automne 2016 pour les travaux du tronçon du tunnel de Pinchat qui se-
ront en contact avec celle-ci. 
 
Le facteur naturel (crue centennale de l’Arve), « prévisible dans son imprévisibilité » n’a heureusement pas 
eu de conséquences majeures pour les ouvrages souterrains. 
 
Pour la nappe de Puplinge, l’effet barrage de la tranchée couverte est désormais prouvé et la solution par 
by-pass reste à tester et à réaliser, en s’adaptant aux conditions hydrogéologiques hétérogènes. 
 
 
 
5 Littérature 
 
[1] de los Cobos G, „L’eau sans frontières – Quarante ans d’une gestion partagée de la nappe 

d’eau souterraine du Genevois“, Slatkine, 2012 
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	Les principes de base ainsi que les phases successives pour l'établissement des différents plans de surveillance et les auteurs concernés par ces plans ont été définis comme suit :
	Le groupement Géolosanne+ définit le plan de surveillance du bâti existant (abréviation PSBE) sur la base de la vulnérabilité déduite des constats et des sollicitations fournies par les mandataires (auteurs des ouvrages du projet).
	Les mandataires établissent des plans de surveillance des ouvrages en construction (abréviation PSOC). Il s'agit des contrôles habituels à définir dans le cadre d'un ouvrage de génie civil, à savoir les mesures inclinométriques, extensométriques et pi...
	Le groupement Géolosanne+ a un droit de regard sur les PSOC afin de proposer aux mandataires d'autres types de mesures ou de compléter l'instrumentation aux emplacements des bâtiments sensibles, identifiés dans le cadre du PSBE.
	Les deux plans, PSBE et PSOC, sont finalement fusionnés par Géolosanne+ dans un seul plan appelé Plan de Surveillance Général (abréviation PSG) pour la mise en œuvre lors de l'exécution des travaux afin d'assurer la sécurité du bâti existant.
	3. Analyse du risque
	Les travaux souterrains (tunnels) et les tranchées couvertes, qui sont les principales méthodes d'exécution retenues pour le projet CEVA, induisent des perturbations dans le terrain. L'analyse du risque consiste à comparer les sollicitations induites ...
	Les modifications de l'état naturel des contraintes existantes dans le sous-sol et au voisinage des ouvrages entraînent inévitablement des tassements en surface susceptibles de provoquer des dommages sur le bâti existant. Indépendamment de sa position...
	Dans une analyse classique de fiabilité des systèmes, le risque est défini comme suit :
	Risque = probabilité d'occurrence (s > dRsR) x conséquences sur le bâti
	Dans cette formulation, les termes utilisés peuvent être décrits comme suit :
	 Le paramètre s représente l'amplitude du tassement ou de l'intensité des vibrations en fonction de la position du bâtiment par rapport à la zone des travaux. Ce tassement dépend également des méthodes d'excavation et de soutènement ainsi que de la d...
	 Le terme dRsR représente les valeurs du seuil d'alerte ou d'alarme. Les conséquences en cas de dépassement de ces seuils pour un bâtiment donné en surface peuvent être d'ordre fonctionnel (sécurité non compromise) ou structurel (dommages importants ...
	 Les dommages esthétiques (apparition de microfissures) sont admis selon les cas.
	De manière analogue à l'établissement des cartes de dangers, on peut définir la classe de risque selon la matrice suivante :
	Tableau 1. Matrice sollicitation/vulnérabilité pour évaluation du risque
	La ligne traitillé gras du tableau correspond au niveau du seuil d'alerte pour un bâtiment donné, elle définit la limite du risque classe I. La ligne noire continue correspond au seuil d'alarme, elle délimite la zone du risque classe III. Entre ces de...
	Les classes de risque ainsi définis ont des significations physiques décrites ci-après en termes du degré du dommage ou conséquences sur le bâti existant :
	Risque I : Dommage d'ordre esthétique
	Risque II : Dommage fonctionnel pouvant perturber la serviabilité d'un bâtiment, mais la sécurité de la structure n'est pas compromise.
	Risque III : Dommage structurel (point d'arrêt), dommages importants compromettant la stabilité de la structure porteuse.
	Les sollicitations S1 à S5 représentent l'amplitude ou l'intensité des tassements totaux ou tassements différentiels et des vitesses particulaires de vibration. Les classes de vulnérabilité V1 (très peu sensible) à V5 (très sensible) sont définies sur...
	4. Vulnérabilité ou sensibilité des bâtiments en surface
	La vulnérabilité des bâtiments est établie par Géolosanne+ sur la base des constats des bâtiments effectués avant le début du chantier par des bureaux tiers mandatés directement par la direction du projet CEVA.
	Pour chaque bâtiment et ouvrage existant une fiche d’appréciation de la vulnérabilité a été établie qui comprend notamment les aspects suivants :
	 Les caractéristiques  du bâtiment (nombre d’étages, sous-sols, type d’utilisation, âge) et type de structure du bâtiment. (béton armé, maçonnerie, bois)
	 Les conditions des sols de fondation (nature des sols, nappe phréatique), et  type de fondation (semelle, radier, pieux)
	Chaque bâtiment est évalué indépendamment de sa position par rapport à l’axe du tracé pour lui attribuer finalement une classe de sensibilité allant de V1 (très peu sensible) à V5 (très sensible). Cette classe de sensibilité a été définie sur la base ...
	5. Plan de surveillance du bâti existant –PSBE
	5.1 Caractéristiques du PSBE

	Le PSBE comprend notamment les éléments suivants :
	 La classe de risque et la classe de mesure pour chaque bâtiment, sous forme de liste et tableaux. Les bâtiments sensibles avec leur degré de risque identifié sont indiqués sur un plan de situation correspondant à un tronçon donné du tracé de CEVA.
	 Les seuils d'alarme et d'alerte, en termes de tassement total et tassement différentiel seront définis pour chaque bâtiment sur la base des données de la littérature spécialisée et de l'expérience acquise dans des cas similaires. Les seuils relatifs...
	 Les types et la fréquence des mesures pour surveiller les mouvements des bâtiments pendant les phases de chantier.
	 Les actions correctives à entreprendre en cas de dépassements des seuils définis.
	A titre d'exemple, les contrôles sur un bâtiment peuvent comprendre des mesures de nivellement manuelles ou continues par télésurveillance, des relevés des mouvements sur des témoins de fissures, des électro-nivelles et, en cas de vibrations, des rele...
	5.2 Fréquences des mesures et mise en œuvre du PSBE

	L'analyse du risque est basée sur les éléments de calcul fournis par les mandataires (cuvettes de tassements). Les cuvettes de tassements théoriques constituent donc une première base pour estimer le risque associé à un bâtiment donné. Les mandataires...
	Il s’agit dans un premier temps de vérifier les hypothèses de l’aléa qui sont à l’origine de la cuvette de tassement obtenue , soit il s’agit d’un état « probable » pessimiste ou optimiste afin que puisse être jugé les seuils dans le cadre de l’établi...
	Par ailleurs le risque théorique identifié permet de définir l'intensité de surveillance à appliquer aux bâtiments concernés pour vérifier leur comportement réel en cours des travaux.
	A chaque classe de risque est associé un type de surveillance (fréquence). En outre, le bâtiment concerné est équipé d'un dispositif d'auscultation selon le degré du risque identifié.
	Le tableau ci-après illustre la fréquence des contrôles selon la classe de risque associée à un type de mesure mise en place sur le bâtiment.
	Tableau 2 : Fréquence des mesures selon le degré du risque
	Dans le cas des types II et III, les mesures manuelles ou continues doivent être adaptées de cas en cas selon l'évolution des mesures dans le temps en cours des travaux.
	6. Plan de surveillance de l'ouvrage en construction- PSOC
	Le but du PSOC est de contrôler le comportement des ouvrages et de vérifier si ce comportement correspond à celui prévu dans le modèle de dimensionnement.
	Le PSOC doit comprendre les éléments suivants :
	 Dispositif de surveillance : type d'instrumentation, le nombre et les emplacements qui seront reportés sur un plan de situation et sur des coupes caractéristiques.
	 Définir la fréquence des mesures sur le dispositif de surveillance mis en place en fonction des étapes de travaux et du risque estimé pour les ouvrages.
	 Définition des seuils d'alerte et d'alarme pour chaque paramètre qui fait l'objet de surveillance (déformations, contraintes, piézomètres, vibrations, etc…).
	 Définir les mesures à prendre en cas de dépassement des seuils fixés : dans cette optique, un suivi géologique des sols mis à jour lors des terrassements doit être prévu pour vérifier les hypothèses géologiques et géotechniques.
	Il est à noter que les déformations des ouvrages sont en relation directe avec celles qui peuvent se produire au voisinage et sur le bâti existant en surface.
	En effet, si les déformations des ouvrages sont faibles, il y aura moins de risque de dommage sur les bâtiments. Dans cette optique, le PSOC est transmis à Géolosanne+ afin d'harmoniser les deux plans PSOC et PSBE et de définir un complément éventuel ...
	7. Plan de surveillance général- PSG
	Dans l'optique du projet CEVA, la gestion des risques liés aux tassements et vibrations est fondée sur l'établissement de manière indépendante des plans PSBE (bâti en surface, établi par Géolosanne+) et PSOC (ouvrages de génie civil, établis par les m...
	Les plans PSBE et PSOC sont fusionnés et réunis dans un seul plan de surveillance général (PSG). Ce plan constitue un outil de travail pour la direction des travaux (DT) qui contrôle sur place la réalisation et l'avancement des travaux.
	Dans cette optique, c'est donc la DT qui doit initier ou commander l'exécution des mesures. Le PSG doit contenir les éléments intégrant les mesures de surveillance et les recommandations générales décrites dans les PSBE et PSOC, à savoir :
	 Classe de risque et de mesure des bâtiments, les types et la fréquence des mesures prévues selon PSBE ainsi que les seuils d'alerte et d'alarme, ainsi que l’amplitude des tassements et vibrations estimés
	 Le dispositif de surveillance selon le PSOC avec aussi les types d'instrumentation (inclinomètres, piézomètres, etc…) et la fréquence des mesures ainsi que les seuils d'alerte et d'alarme. De même que l’amplitude des déformations attendues au droit ...
	D’un point de vue pratique le PSG se présente sous forme d’un plan de situation par lots ou par tronçons caractéristiques d’un même lot sur lequel sont reportées toutes les informations existantes qui sont utiles pour la mise en œuvre du plan en cours...
	 En cas d’approche du seuil d’alerte, mise en œuvre de mesures préventives pour la réduction des risques, instrumentation complémentaire, augmentation de la fréquence des mesures
	 Seuil d’alerte atteint : revue du projet mise en œuvre de contres mesures pour la réduction des risques
	 Seuil d’alarme atteint. Arrêt des travaux et revue complète du projet, rétro-analyse et, le cas échéant adaptation du projet.
	8. Vérification et adaptation du PSG pendant les travaux
	Le plan de surveillance général PSG constitue avant tout  un outil préliminaire pour l’appréciation du risque sur la base des considérations théoriques ,à savoir : cuvettes de tassements estimés par calculs, définition de la vulnérabilité des bâtiment...
	Le plan de surveillance initial permet d’intervenir dans un premier temps pour adapter le projet d’exécution afin de réduire notamment le risque identifié de classe III sur les bâtiments concernés en envisageant des mesures constructives appropriées d...
	Le groupement Géolosanne+ est mandaté en tant qu’expert-conseil auprès du MO pour l’application du PSG et le suivi des mesures en cours des travaux. Il s’agit en particulier de vérifier les hypothèses admises, d’adapter le PSG initial sur la base des ...
	Selon l’évolution des observations la classe de risque définie initialement peut être réduite ou augmentée pour un bâtiment donné. La mise en œuvre des contres mesures envisagées sont également proposées de cas en cas en fonction de l’évolution du com...
	9. Exemple d’application et discussion
	Le concept définit ci-avant a été appliqué à l’ensemble du tracé du projet CEVA. On présente ci-après un exemple d’application sur le lot 27-20, section profonde dont les travaux ont été planifiés pas le groupement V3-CEVA. On s’intéresse plus particu...
	Le bâtiment situé sur la parcelle n  2605, dénommé « Frontenex 100 » par la suite, est un immeuble d’une dizaine d’étages réparti sur 5 parcelles, avec présence d’un joint vertical entre chacune d’elles qui les sépare structurellement. Sur site, une l...
	Au pied de ces ouvrages, le projet prévoit la réalisation d’une tranchée couverte. Les déplacements de la paroi sont estimés à 60 mm, la cuvette de tassements, estimée par les mandataires sur la base de modélisations aux éléments finis, est présentée ...
	* tassements estimés au droit de la rampe d’accès au bâtiment
	La définition des classes de risque se fait par croisement entre la vulnérabilité du bâti et les valeurs de tassements totaux et différentiels évaluées par les mandataires. Si la définition des seuils de tassements différentiels ne pose pas de difficu...
	 Définition d’une classe de risque de I à III en fonction des valeurs de tassements différentiels. Cette classe permet l’activation de la procédure en cas de non-conformité des mesures.
	Parcelle 2612
	Parcelle 2605
	Frontenex 100
	 Définition d’une classe de mesure de type I à III en fonction des valeurs de tassement totaux. Cette classe de mesure permet de définir le type et la fréquence des mesures mises en œuvre. Le seuil pour la classe de mesure type III est fixé à 20 mm. ...
	 Pour les bâtiments en classe de mesure type III et en classe de risque inférieure (I à II), une analyse spécifique est effectuée afin d’évaluer l’opportunité d’augmenter la classe de risque selon la sensibilité de l’ouvrage vis-à-vis des tassements ...
	Dans le cas qui nous intéresse, le croisement entre la vulnérabilité des ouvrages et les valeurs relativement importantes de tassement attendues nous ont amené à définir une classe de mesure type III pour ces deux bâtiments. La classe de risque qui se...
	En lien avec cette classe de mesure type III, les mesures de surveillance suivantes ont été proposées pour ces bâtiments :
	 Points de nivellement classiques pour contrôle des tassements absolus des bâtiments
	 Paires de points de nivellement pour contrôle des tassements différentiels
	 Fissuromètres pour contrôle de l’ouverture des joints entre parties d’ouvrage et ainsi des tassements différentiels
	 Crackmeter pour contrôle en continu de l’ouverture des joints
	Les mesures de surveillance sont représentées à la figure 3.
	Figure 3: Mesures de surveillance mises
	Les travaux sont actuellement en cours, le PSG a été activé par les mandataires du groupement qui procèdent selon les fréquences définies dans les plans de surveillance aux mesures des inclinomètres et à l’activation des mesures de géomètre.
	A ce stade, les mesures de tassements totaux et différentiels sur les ouvrages sont très limitées sur le batiment « Frontenex 100 », elles sont de l’ordre de 10 mm sur le bâtiment de la parcelle 2612.
	Ce cas d’application soulève les questions suivantes :
	 L’évaluation des cuvettes de tassement, en général par la méthode aux éléments finis, peut résulter, selon les hypothèses, dans des valeurs prudentes des tassements attendus. Si une estimation réaliste du tassement peut être souhaitable afin d’appré...
	 La définition des seuils d’alerte et des seuils d’alarme doit se faire avec précaution. Dans le cas des seuils pour le tassement total, il convient d’être prudent puisque l’on ne connait souvent pas précisément l’historique de l’ouvrage et les tasse...
	 L’analyse de la structure, de sa conception et de son historique peuvent nous amener à considérer localement des valeurs seuils différentes. Un projet tel que celui du CEVA borde un nombre très important d’ouvrages dont il n’est pas possible d’effec...
	Il peut exister un risque de démultiplication du nombre de bâtiment de classe de risque III dans le cas d’une définition trop prudente à la fois des prévisions de tassements et des valeurs seuils. Une concertation entre les différents acteurs impliqué...
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