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Introduction 
La construction d’une nouvelle ligne de métro est prévue à Lausanne à l’horizon 2030. Cette 

nouvelle ligne, dénommée ligne m3, doit permettre de créer une liaison entre le centre-ville 

et les quartiers en développement du Nord-Ouest de Lausanne. Dans ce cadre, ce projet 

concerne l’étude géotechnique et le dimensionnement d’une partie des ouvrages liés à la 

ligne m3, à savoir la station Blécherette, terminus de la ligne, et le tunnel Chaînette qui relie 

les stations de Blécherette et de Plaines-du-Loup. Ces infrastructures souterraines sont 

implantées dans une géologie classique de la région lausannoise, composée principalement 

de moraine et de molasse. 

Le projet se base sur des documents techniques fournis par le bureau d’étude BG Ingénieurs 

Conseils, qui permettent d’identifier les contraintes à considérer et fournissent des 

informations sur le contexte géologique et hydrogéologique des ouvrages. Ceci permet dans 

un premier temps de définir un concept général des ouvrages, et de sélectionner des 

mesures constructives adaptées. Le dimensionnement du tunnel et de la station est par la 

suite effectué grâce à une modélisation adaptée. Etant donné le contexte urbain des 

ouvrages et l’attention qui doit être portée aux déformations du terrain, une approche de 

dimensionnement par éléments finis est considérée dans cette étude. Le choix des modèles 

constitutifs pour le terrain de fondation fait alors l’objet d’une attention particulière. 

Finalement, ce rapport technique décrit les principales hypothèses et résultats relativement 

à l’établissement du projet définitif des ouvrages selon la phase 32 de la norme SIA 103, à 

l’exception de la partie financière qui n’est pas traitée ici. Cette étude aborde donc les 

différents aspects relatifs à la conception et au dimensionnement des ouvrages, au choix des 

méthodes de construction, à l’établissement des profils-types et à la planification du 

chantier. Une étude du potentiel géothermique des ouvrages souterrains est également 

réalisée.  

Ce rapport technique est complété par divers documents produits au cours de l’étude, dont 

notamment la convention d’utilisation et la base de projet tels que définis par la norme SIA 

260, ainsi qu’une note de calcul qui présente en détail les résultats du dimensionnement des 

ouvrages.  

[1] Rapport d’étude préliminaire – Pré-étude du projet de Master. Judith Gouin (EPFL), 2022. 

[2] Convention d’utilisation des ouvrages. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

[3] Base de projet des ouvrages. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

[4] Note de calcul. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

[5] Dossier de plans des ouvrages. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

Un dossier de plans des ouvrages est également inclus, qui comprend les plans suivants :  

Plan n°1 Plan en situation 1/6 du tracé. EGIS. M-EQ90-32-2000-BGE-PG-005, 2021. 

Plan n°2 Profil en long 1/6 du tracé. EGIS. Plan n°M-EQ90-32-2000-BGE-PG-006, 2021. 

Plan n°3 Plan de situation de la station Blécherette. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

Plan n°4 Plan de profil normal et de profil type de la station Blécherette (Coupe AA’). Judith 
Gouin (EPFL), 2023. 
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Plan n°5 Plan de profil normal et de profil type de la station Blécherette (Coupe BB’). Judith 
Gouin (EPFL), 2023. 

Plan n°6 Plan de profil normal et de profil type de la tranchée couverte. Judith Gouin (EPFL), 
2023. 

Plan n°7 Plan de profil normal du tunnel Chaînette. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

Plan n°8 Plan de profil type du tunnel Chaînette. Judith Gouin (EPFL), 2023. 

Enfin, les différents documents techniques qui servent de base à cette étude sont listés ci-

dessous. 

[6] BGE M2-M3. Contraintes de conception : Infrastructure pour liaisons câblées. 2021. M-
EQ00-32-2000-BGE-RN-002-00.03. 

[7] BGE M2-M3. Contraintes de conception : Installations sanitaires et défense incendie. 2020. 
M-EQ00-32-2000-BGE-RN-002-0.02. 

[8] BGE M2-M3. Contraintes de conception : Locaux techniques - Centrales de ventilation et 
puits de désenfumage tunnel. 2020. M-EQ00-32-2000-BGE-RN-001-01.01. 

[9] BGE M2-M3. Fiche d'interface GC - Station Blécherette BLE. 2020. M-EQ00-31-2070-BGE-
TA-001-0.03. 

[10] EGIS. Critères de conception pour le tracé du tunnel métro et définition des profils d'espace 
libres (voies courantes). 2020. M-GC00-00-0000-SYM-RN-001-01.01. 

[11] EGIS. Données systèmes et matériel roulant pour le dimensionnement du radier supportant 
les voies métro. 2019. M-EQ00-32-0000-SYM-RN-002-00.01. 

[12] EGIS. Définition des gabarits ferroviaires en tunnel. 2020. M-SY00-33-0000-SYM-PG-001. 

[13] GESTE Engineering SA. Preuve de sécurité des installations ouvertes au public. 2021. M-
SE00-33-2003-STR-RN-002-00.01. 

[14] Karakas & Français SA. Dossier géologique. 2022. M-GC00-33-2003-KF2-RN-030. 

[15] Karakas & Français SA. Profil en long géologique - secteur Plaines-du-Loup - Blécherette. 
2021. M-GC00-33-2006-KF2-PG-003-00.03. 

[16] Norbert SA. Rapport géologique après forages complémentaires . 2016. 

[17] Transitec. Etude des flux piétons aux interfaces entre Chauderon et Blécherette. 2021. M-
MG40-31-2000-TRA-RN-01.00. 
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1. Description générale du projet 

1.1 Ligne m3 
L’augmentation prévue du nombre d’habitants dans la région lausannoise ainsi que 

l’attractivité croissante de cette région sur le plan de l’emploi laissent présager d’une 

demande de mobilité accrue dans les années à venir. Pour répondre à cette demande future 

et dans un objectif de durabilité et de préservation du climat, des développements de l’offre 

ferroviaire sont planifiés, dont notamment une nouvelle ligne de métro (métro m3) qui 

reliera les sites de Blécherette (nord-ouest de la ville) et de Lausanne-Gare, comme illustré 

sur le plan de ligne en Figure 1. Cette ligne a pour objectif principal de relier les quartiers en 

développement de Tuilière et Plaines-du-Loup avec le centre-ville et les pôles d’échanges 

multimodaux du Flon et de Lausanne-Gare. Il est en effet prévu que l’écoquartier des 

Plaines-du-Loup accueille près de 8000 emplois et 3000 habitants dans la décennie à venir. 

 

Figure 1 : Plan de ligne du métro m3 (1). Le tronçon qui fait l'objet de cette étude est représenté en 
rouge. 

La ligne est construite entièrement en souterrain et à double voie sur une longueur totale de 

3.6 km. Elle comprend 7 stations, qui sont toutes localisées à faible profondeur afin de 

garantir un accès facile au métro. Une fréquence de desserte des trains de 3 minutes est 

prévue aux heures de pointe, et l’intégralité du trajet entre la gare et Blécherette devrait 

pouvoir s’effectuer en une dizaine de minutes.  La mise en service de la ligne est 

actuellement prévue à l’horizon 2031 (1).  
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1.2 Description des ouvrages 
Cette étude ne concerne qu’une partie des ouvrages de la ligne m3, à savoir la station 

terminus de Blécherette et le tunnel Chaînette, long d’environ 650 mètres, qui relie les 

stations de Plaines-du-Loup et Blécherette. Ces ouvrages sont représentés en rouge sur le 

plan de ligne de la Figure 1. 

Concernant la station Blécherette, il est prévu que celle-ci desserve principalement des 

équipements sportifs, et notamment le nouveau stade de la Tuilière. Elle est également 

située à proximité du quartier des Plaines-du-Loup et servira d’interface multimodale pour 

les habitants et de rabattement pour les pendulaires des communes voisines. A l’horizon 

2031, la station devrait accueillir près de 14'000 voyageurs par jour, avec des trafics 

d’environ 1500 voyageurs par heure à l’heure de pointe du matin et du soir et une fréquence 

de desserte de 3 minutes [10,17]. 

Le plan de situation et le profil en long de la station Blécherette ainsi que du tunnel 

Chaînette sont représentés en Figure 2 et Figure 3 et permettent de localiser plus précisément 

les ouvrages (voir aussi les plans de situation et de profil en long du tracé (n°1 et 2). 

La station Blécherette est localisée sous un carrefour fréquenté qui dessert de nombreuses 

infrastructures : aéroport de Lausanne, stade de la Tuilière, accès à l’autoroute A9, hôpital 

de Cery. Les quais de la station sont situés à une dizaine de mètres de profondeur.  

 

Figure 2 : Plan de situation des station Blécherette et Plaines-du-Loup et du tunnel Chaînette. Les 
hachures indiquent la portion de tunnel réalisée en tranchée couverte. 
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Figure 3 : Profil en long du tunnel entre Plaines-du-Loup et Blécherette. L’altitude projet désigne 
l’altitude du plan de roulement du métro. 

Le tunnel Chaînette fait pour sa part 650 mètres de long, et suit un tracé quasi-rectiligne 

entre les stations Blécherette et Plaines-du-Loup. Il est situé pour la moitié du tracé sous la 

route des Plaines-du-Loup ; pour l’autre moitié il passe sous quelques infrastructures 

résidentielles, un parc public et un parking. Comme illustré sur le profil en long de la Figure 3, 

le tunnel est à faible profondeur au niveau des stations, mais plonge jusqu’à une profondeur 

d’une trentaine de mètres au maximum entre les stations. Ce profil en long a été choisi en 

tenant compte de la géologie du site (voir §3), afin de limiter les passages dans les terrains 

meubles. La section de tunnel à proximité de la station Blécherette, illustrée en Figure 2, est 

réalisée en tranchée couverte en raison de la faible couverture et de la mauvaise qualité des 

terrains meubles rencontrés.  

1.3 Données d’entrée 
La conception de la station Blécherette et du tunnel Chaînette effectuée dans le cadre de ce 

projet se base du diverses données d’entrées. Celles-ci concernent différents aspects du 

projet :  

▪ Données de conception générale : critères de conception [10], plan de situation 

(plan n°1), plan de profil en long (plan n°2), données sur le matériel roulant [11], 

gabarits ferroviaires [12] 

▪ Géologie : rapports d’études géologiques [14, 16], profil en long géologique [15] 

▪ Station : description des équipements et infrastructures à intégrer lors de la 

conception de la station [6 à 9] 

▪ Environnement construit : plan du réseau de distribution souterraine  

1.4 Inventaire des contraintes 
Les données d’entrées permettent d’inventorier les principales contraintes qui devront être 

prises en compte lors du développement du projet. Les différentes contraintes identifiées 

sont détaillées ci-dessous :  
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▪ Gabarits ferroviaires : Les gabarits ferroviaires déterminent les volumes nécessaires 

pour le tunnel et la station. Le tunnel ainsi que la station devront accommoder le 

passage du matériel roulant dans les deux sens de circulation (deux voies sont 

prévues sur l’ensemble du tracé). Le matériel roulant utilisé par l’exploitant est 

composé de deux voitures articulées équipées de pneumatiques, d’une longueur 

totale d’environ 30 mètres, similaires au matériel actuellement en service sur la ligne 

de métro m2. Il est en effet prévu que les deux réseaux m2 et m3 soient 

interopérables. Les quais de la station Blécherette devront pouvoir accueillir ce 

matériel roulant.  

▪ Charges liées au système métro : L’armement de voie et les charges variables du 

système métro sont à prendre en compte pour le dimensionnement du radier de la 

station et du tunnel. 

▪ Conditions géologiques et hydrogéologiques : La géologie et l’hydrogéologie du site 

sont un facteur déterminant dans les choix de conception et de méthodes 

d’exécution, ainsi que pour le dimensionnement des ouvrages. 

▪ Equipements d’exploitation : De nombreux équipements d’exploitation sont 

nécessaires en station : locaux techniques, centrale et puit de ventilation, 

infrastructures de câbles, installations sanitaires et incendie… Ces éléments sont à 

prendre en compte lors de la conception des volumes et le dimensionnement de la 

station, ainsi que lors de la planification de la maintenance.  

▪ Exigences de tiers : La préservation de l’intégrité du bâti existant, le maintien en 

service des réseaux de distribution souterraine et le maintien du trafic routier en 

surface sont des aspects à considérer dans le choix des méthodes de construction et 

l’organisation des travaux. Ces aspects sont davantage développés dans la 

convention d’utilisation des ouvrages. 

▪ Environnement naturel : Les exigences relatives à la protection de l’environnement 

(lois, directives et ordonnances fédérales) sont à respecter et à intégrer dans le choix 

des méthodes de construction, l’organisation des travaux, ainsi que le 

dimensionnement des ouvrages. Ces aspects sont davantage développés dans la 

convention d’utilisation des ouvrages. 

Finalement, ces diverses contraintes impactent la conception et le dimensionnement de la 

station et du tunnel, le choix des méthodes de construction, ainsi que l’organisation des 

travaux. 
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2. Conception des volumes de la station Blécherette 
Ce chapitre concerne la conception des volumes de la station Blécherette. En effet, les plans 

de la station ne faisant pas partie des données d’entrée du projet, il était nécessaire de les 

établir en tenant compte des contraintes mentionnées au §1.4.  

2.1 Flux piétons 
La station Blécherette est la station terminus de la ligne m3 et se situe directement sous un 

carrefour fréquenté. Selon l’étude de flux piétons réalisée par Transitec [17], la station 

Blécherette desservira trois zones principales :  

▪ Zone Nord-Est (NE) : accès à des terrains de sport et au stade de la Tuilière 

▪ Zone Sud-Ouest (SO) : quartier résidentiel 

▪ Zone Sud-Est (SE) : quartier résidentiel 

A noter qu’au Nord-Ouest de la station se trouvent les pistes d’atterrissage de l’aéroport de 

Lausanne : cette zone n’est donc que très peu concernée par les flux piétons de la ligne m3.  

A partir de cette analyse, il semble judicieux de doter la station Blécherette de trois accès 

principaux, représentés schématiquement en Figure 4, situés respectivement au nord-est 

(NE), sud-est (SE) et sud-ouest (SO) de la station. Ainsi, l’accès à la station sera facilité pour 

les trois pôles principaux mentionnés ci-dessus, et permettra aux usagers de ne pas avoir à 

traverser le carrefour en surface. Des escaliers sont prévus pour les accès NE et SE, tandis 

qu’une rampe sera installée au niveau de l’accès SO, ce qui est permis par la distance plus 

importante de ce dernier à la station. Des ascenseurs permettront également d’accéder à la 

surface au niveau de l’accès NE. 

 

Figure 4 : Situation de la station Blécherette et localisation des trois points d'accès (en rouge) 

2.2 Caractéristiques de la station 
Certaines caractéristiques liées aux besoin de l’exploitation ferroviaire doivent être 

respectées lors de la conception des plans de la station. Ces exigences, tirées du document 

de référence [10], sont récapitulées ci-dessous.  

▪ Longueur de la halte métro 30.71 m 
▪ Longueur nominale des quais en station 33 m 
▪ Largeur des quais min. 3 m 
▪ Largeur de l’espace de roulement 5.72 m 
▪ Altitude du plan de roulement 589.38 m.s.m. 
▪ Pente de la station 0 % 
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2.3 Equipements d’exploitation 
Afin de concevoir les volumes nécessaires à la station, il convient de tenir compte des 

équipements d’exploitation qui doivent y être installés, dont notamment de nombreux 

locaux techniques. Le Tableau 1 de la note de calcul [4] rassemble la liste des différents 

locaux à installer, avec leurs dimensions minimales ainsi que leurs contraintes d’accès et de 

localisation.  

Certains locaux imposent des contraintes particulières, dont notamment :  

▪ Les locaux SST, PT1 et PT2 doivent avoir un accès direct aux voies pour permettre 

l’installation de leurs équipements. 

▪ Certains locaux doivent se situer proches les uns des autres tandis que d’autres 

doivent être éloignés les uns des autres, en raison des équipements qu’ils 

contiennent.  

▪ Les locaux de type 1 et 2 requièrent un espace libre sous la dalle ou le faux-plancher 

supportant les équipements. 

▪ La centrale de ventilation comporte un puit de ventilation qui doit permettre 

l’évacuation des fumées jusqu’en surface. De plus, des gaines de désenfumages 

d’une section minimale de 15𝑚2 doit permettre l’acheminement des fumées entre 

les voies et la centrale de ventilation. 

2.4 Plans de la station Blécherette 
En tenant compte des différents aspects évoqués plus haut (accès piétons, caractéristiques 

générales et locaux techniques), un plan de la station a pu être réalisé en optimisant l’espace 

de manière à rendre le volume le plus compact possible, et ainsi à minimiser la zone 

d’excavation. 

Etant donné que la station est relativement profonde (environ 10 mètres de profondeur), il a 

été choisi de réaliser un niveau en mezzanine au-dessus des quais, qui servira à la fois à 

réduire la surface d’emprise de la station et de palier intermédiaire pour les usagers. La vue 

en plan des deux niveaux de la station (quais et mezzanine) est représentée en Figure 5. Les 

Figure 6 et Figure 7 illustrent le profil normal transversal et longitudinal de la station 

respectivement, selon les coupe AA’ et BB’ indiquées sur la Figure 5.  

Quelques points particuliers relatifs aux choix de conception peuvent être relevés :  

▪ Il a été choisi d’installer deux escaliers et deux ascenseurs par quais afin de permettre 

une bonne accessibilité et de respecter les exigences de sécurité en cas de 

d’évacuation de la station [13]. 

▪ Les quais ont une dimension de 33 mètres de long par 6.5 mètres de largeur.  

▪ Les locaux techniques sont situés d’un seul côté des voies afin de rendre la station 

plus compacte et de permettre un accès facile entre les différents locaux.  

▪ Un espace d’environ 330 𝑚2 au niveau mezzanine peut être proposé à la location, 

pour servir d’espace de vente par exemple.  
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Finalement, la station Blécherette possède une surface d’emprise d’environ 1910 𝑚2, pour 

62 m de longueur et 41 m de largeur dans ses dimensions les plus importantes. Les plans et 

profils normaux des Figure 5, Figure 6 et Figure 7 servent de base au dimensionnement de la 

station dans la suite de l’étude (voir aussi les plans n°3, 4 et 5 pour plus de détails).  

 

Figure 5 : Plan de la station Blécherette. (a) Niveau des quais. (b) Niveau mezzanine. Les espaces en 
jaune sont les espaces accessibles aux usagers.  

 

Figure 6 : Profil normal transversal de la station Blécherette, selon la coupe AA' de la Figure 5 

 

Figure 7 : Profil normal longitudinal de la station Blécherette, selon la coupe BB' de la Figure 5  
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3. Géologie et hydrogéologie  
Les conditions géologiques et hydrogéologiques sont un facteur déterminant dans les choix 

de conception et de méthodes d’exécution, ainsi que pour le dimensionnement des 

ouvrages. Le projet de ligne m3 a ainsi donné lieu à la réalisation de deux campagnes de 

reconnaissances géologiques, la première menée par Norbert SA [16] et la seconde par 

Karakas & Français SA [14]. Les considérations détaillées dans les paragraphes suivants sont 

issues de ces deux études.  

3.1 Contexte géologique et hydrogéologique 

3.1.1 Géologie 

Le profil en long géologique du tunnel Chaînette et de la station Blécherette est représenté 

en Figure 8. On y observe une géologie classique pour la région Lausannoise, avec un 

substratum rocheux composé de Molasse Grise de Lausanne d’âge Aquitanien. Il s’agit d’une 

roche détritique peu fracturée et peu perméable, dont la granulométrie est très variable, et 

qui est marquée par l’alternance de différents faciès (grès, silts, marnes). Sur le tronçon 

considéré, des faciès gréseux sont principalement rencontrés, bien que des marnes silteuses 

et des silts soient aussi localement présents. Les différents faciès de la molasse forment des 

bancs d’épaisseurs variables. Entre les stations Plaines-du-Loup et Blécherette le toit de la 

molasse présente une forme de cuvette.  

 

Figure 8 : Profil en long géologique du tronçon entre Plaines-du-Loup et Blécherette [15] 

Les terrains meubles qui coiffent la molasse sont essentiellement composés de moraine, des 

argiles limoneuses peu perméables à composition variable. Une couche de moraine de fond 

surconsolidée recouvre la molasse sur l’ensemble du tracé. Des lentilles de dépôts 

glaciolacustres sont également présentes, notamment proche de la station Blécherette. Ces 

dépôts se composent de sable fin limoneux ou de limon finement sableux, voire d’argile 

limoneuse, dont la cohésion dépend de la teneur en limon et argile. La couche la plus 

superficielle du terrain de fondation est pour sa part composée de remblais hétérogènes et 

de terre végétale. La couverture de terrain meuble présente une épaisseur importante sur 

l’ensemble du tracé, allant de 10 mètres en moyenne à 18 mètres au maximum au droit de 

la dépression du toit de la molasse dans la seconde partie du tracé. 
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3.1.2 Hydrogéologie 

Concernant l’hydrogéologie, des mesures piézométriques ont permis de détecter une nappe 

superficielle, généralement proche de la surface du terrain naturel. C’est notamment le cas 

sur la seconde moitié du tracé, où la lentille glaciolacustre est le siège d’une nappe en 

charge. Bien que les terrains meubles soient dans l’ensemble peu perméables, des venues 

d’eau diffuses en charge ont alors été observées pour des forages piézométriques au contact 

de couches plus sableuses des dépôts glaciolacustres.  

La roche molassique peut quant-à-elle être considérée comme quasi-imperméable. 

Toutefois, des venues d’eau sont possibles dans des grès mal cimentés et poreux, ainsi 

qu’aux interfaces grès/marnes ou moraine/molasse, mais avec de faibles débits seulement.  

3.2 Paramètres géotechniques 
Les paramètres géotechniques des terrains sont tirés de l’étude géologique menée par 

Karakas & Français SA [14], et ont été déterminés sur la base d’essais géomécaniques en 

laboratoire et d’essais in-situ.  

3.2.1 Terrains meubles 

Les paramètres liés aux différents types de terrains meubles sont résumés dans le Tableau 1. 

Il s’agit de valeurs caractéristiques qui seront utilisées par la suite pour le dimensionnement 

des ouvrages. Les différents types de moraine mentionnés dans le Tableau 1 se distinguent 

en fonction de leur composition en argile, limon ou sable, de leur humidité ainsi que de leur 

consistance.  

 
Tableau 1 : Paramètres géotechniques des terrains meubles. Les modèles géomécaniques utilisés pour 
les terrains meubles sont le modèle de Mohr-Coulomb (MC) et le modèle Hardening-Soil (HSS). 

Parmi les terrains meubles, seule la moraine de fond est réellement cohésive. A noter que 

bien que la cohésion de la plupart des terrains soit indiquée comme nulle, une valeur 

Moraine de fond Moraine altérée Moraine Moraine aquatique Glaciolacustre Remblai

Poids propre

γ kN/m3 23,0 22,0 22,0 22,0 20,5 20,0

γd kN/m3 20,7 19,5 19,5 19,8 17,4 17,9

w % 11,2 12,7 12,7 11,2 17,7 12,0

e0 - 0,28 0,35 0,35 0,30 0,50 0,30

Elastique

Ek MPa 60,0 25,0 35,0 30,0 12,0 15,0

E50 MPa 13,6 15,5 15,5 17,1 7,1

Eur MPa 210,0 143,0 143,0 376,0 91,4

ν - 0,3 0,3 0,3 0,3 0,2 0,2

Résistance

c' kPa 10 0 0 0 0 0

cu kPa 150-200 20-50 30-160 30-60 15-80 0-100

φ' ° 35 32 32 30 28 30

ψ ° 12 11 11 10 9 10

Perméabilité

k m/s 10-8  à 10-6 10-8  à 10-6 10-8  à 10-6 10-8  à 10-6 10-7  à 10-5 10-7  à 10-5

α 1/m 0,5 0,5 0,5 0,5 1,5 2,0

Etat de contrainte

K0 - 1,78 1,06 1,06 1,06 1,06

Consolidation - surconsolidé surconsolidé surconsolidé surconsolidé
légèrement 

surconsolidé

OCR - 4,5 3 3 3 2

Modèle utilisé HSS HSS HSS HSS HSS MC
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minimale de 1 kPa sera en pratique considérée pour les calculs. Les dépôts glaciolacustres 

sont les terrains qui présentent les plus mauvaises caractéristiques, avec un angle interne de 

frottement inférieur à 30° et un module d’élasticité faible. La moraine de fond est au 

contraire le terrain le plus résistant.  

L’ensemble des terrains meubles (à l’exception des remblais pour lesquels l’information 

n’est pas fournie) présentent un état de contraintes surconsolidé, associé à un coefficient de 

pression au repos 𝐾0 > 1. La moraine de fond est le terrain qui présente la plus fort niveau 

de consolidation. 

L’angle de dilatance n’étant pas fourni par le rapport géologique, une valeur de ψ = φ′/3 

est estimée pour l’ensemble des terrains.  

Enfin, les terrains présentent une perméabilité assez faible, variant de 10−8 à 10−5 𝑚/𝑠, les 

dépôts glaciolacustres étant davantage perméables que la moraine.  

3.2.2 Molasse 

Les paramètres liés aux différents faciès de la molasse sont résumés dans le Tableau 2. Il 

s’agit de valeurs caractéristiques qui seront utilisées par la suite pour le dimensionnement 

des ouvrages. Les cinq types de faciès identifiés sont les suivants :  

▪ G1 : Grès grossiers à moyens, généralement mal cimentés et friables, tendre à mi-dur 

▪ G2 : Grès moyens à fins ou silts gréseux bien cimentés, dur à mi-dur 

▪ Si : Silts peu gréseux, mi-dur à dur 

▪ Ms : Marnes très silteuses à peu silteuses, mi-dure à tendre 

▪ Ma : Marnes argileuses ou altérées, tendre à très-tendre 

 
Tableau 2 :  Paramètres géotechniques de la molasse. Les modèles géomécaniques utilisés pour la 
molasse sont le modèle de Mohr-Coulomb (MC) et le modèle de Hoek-Brown (HK). 
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Les faciès gréseux (G1 et G2) sont de la roche de bonne qualité, avec une rigidité et une 

résistance à la compression élevée. De plus, la roche est très peu fracturée, comme l’indique 

le Geological Strength Index (GSI) qui vaut ici 85 sur une échelle de 100. Les silts et marnes 

présentent en revanche de moins bonnes caractéristiques en termes de résistance et de 

rigidité. Les marnes argileuses (Ma) sont très tendres et s’apparentent pour leur part 

davantage à un sol dur.  

Pour l’ensemble de la molasse, un état de surconsolidation peut être attendu, lié à l’histoire 

de la formation de cette roche. Ainsi, les contraintes horizontales sont en général plus 

élevées que les contraintes verticales, avec un coefficient de pression au repos 𝐾0 variant 

entre 1.2 et 1.8 en moyenne.  

L’angle de dilatance n’étant pas fourni par le rapport géologique, une valeur de ψ = 5° est 

estimée pour l’ensemble des terrains.  

Enfin, la molasse est dans l’ensemble imperméable. Afin de tenir compte des éventuelles 

venues d’eau aux interfaces, une perméabilité de l’ordre de 2 ⋅ 10−8 𝑚/𝑠 est admise. 
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4. Concept général des ouvrages 
Ce chapitre présente les choix de conception retenus pour les ouvrages, qui serviront 

ensuite de base pour le dimensionnement. La conception des ouvrages passe en premier lieu 

par une analyse des situations de risque rencontrées, avant d’investiguer les solutions 

constructives envisageables. Les considérations relatives au tunnel Chaînette et à la station 

Blécherette sont ici abordées successivement.  

4.1 Tunnel 

4.1.1 Analyse de risques 

En considérant le profil en long géologique de la Figure 8 ainsi que la nature des terrains 

rencontrés, les risques suivants sont susceptibles d’être rencontrés le long du tunnel : 

▪ Chute de blocs isolés : Bien que la molasse soit une roche peu fracturée, il n’est pas 

exclu que l’excavation du tunnel provoque des chutes de blocs isolés qui peuvent 

être dangereuses pour le personnel et l’équipement de construction.  

▪ Convergence : Si les terrains ne sont pas suffisamment rigides, l’excavation du tunnel 

peut provoquer des convergences. Cela n’est pas forcément problématique pour le 

tunnel (sauf en cas de convergences excessives) mais peut avoir de graves 

conséquences sur le bâti environnant, avec des tassements qui risquent de se 

répercuter jusqu’en surface. Ce risque est d’autant plus important que le tunnel se 

situe en milieu urbain. 

▪ Effondrement : Lorsque le tunnel est excavé dans les terrains meubles, comme sur la 

dernière partie du tracé, la faible résistance des terrains peut empêcher l’effet de 

voûte de se former. Cela est particulièrement vrai pour les terrains peu cohésifs, 

comme c’est le cas ici pour les dépôts glaciolacustres notamment. Dans ce cas, un 

risque d’effondrement existe, qui peut se répercuter jusqu’en surface et provoquer 

de graves dommages.  

▪ Instabilité du front : De même que pour le risque d’effondrement, une instabilité du 

front de taille peut apparaitre si la résistance des terrains n’est pas suffisante. Dans 

ce cas, un cône d’effondrement peut se former, qui risque également de se 

répercuter jusqu’en surface.  

▪ Gonflement des marnes : Les marnes qui sont présentes dans la molasse possèdent 

un fort potentiel de gonflement. Ce phénomène, qui survient lorsque des argiles 

gonflantes sont mises en contact avec l’eau et déconfinées, peut apparaître de 

manière différée, bien après l’exécution du tunnel. Si le gonflement des marnes n’est 

pas contenu, celui-ci peut générer des soulèvements importants au niveau du radier 

des ouvrages et ainsi limiter leur aptitude au service. 

▪ Venues d’eau : Le risque de venues d’eau est assez faible sur la plupart du tracé, où 

le tunnel est en contact avec des terrains peu perméables comme la molasse ou la 

moraine de fond. Sur la dernière partie du tracé, le terrain risque en revanche d’être 

en contact avec des lentilles glaciolacustres saturées, qui sont le siège de nappes en 

charge. Des venues d’eau sont alors possibles. De plus, les terrains glaciolacustres 
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saturés présentent un risque de fluage, et donc d’effondrement qui pourrait se 

répercuter en surface. 

▪ Surprofondeurs du toit de la molasse : Lorsque la calotte du tunnel se situe à 

proximité du toit de la molasse, des surprofondeurs du toit de la molasse sont 

probables étant donné les imprécisions du profil en long géologique. Des zones de 

terrain meuble risquent alors d’être rencontrées lors de l’avancement, ce qui risque 

de provoquer des problèmes de convergence ou même de stabilité.  

▪ Altération des terrains : La construction du tunnel provoque un changement de 

conditions pour les terrains en contact avec l’excavation, avec notamment des 

variations de température et d’humidité. Ces changements risquent d’entraîner une 

altération des terrains et une diminution de leur caractéristiques mécaniques. Ceci 

est particulièrement le cas pour les faciès marneux de la molasse, qui s’altèrent 

rapidement si mis au contact de l’eau.  

Ces différents risques doivent être maîtrisés lors de l’excavation du tunnel, en implémentant 

des solutions constructives adaptées. 

4.1.2 Rôle du soutènement 

Lors de l’excavation d’un tunnel, les contraintes du massif se redistribuent sur le contour de 

la cavité et créent un effet de voûte qui permet de stabiliser celle-ci. La mise en place d’un 

soutènement dans le tunnel a pour objectif principal d’atteindre cet état d’équilibre dans de 

bonnes conditions, notamment en limitant l’extension du volume de terrain décomprimé. 

Pour des terrains convergents, le soutènement doit ainsi permettre d’opposer au massif une 

pression de confinement dès que celui-ci tend trop à se déformer. En revanche, pour des 

terrains de bonne qualité, par exemple en rocher sain et peu fracturé, le problème de 

convergence ne se pose pas et le rôle du soutènement peut se limiter à la maîtrise 

d’instabilités locales. Finalement, il existe des cas où le terrain présente des caractéristiques 

insuffisantes, qui ne permettent pas de stabiliser l’excavation avant la mise en place du 

soutènement. Dans ce cas, des techniques de pré-soutènement doivent être mises en 

œuvre, qui consistent généralement en un renforcement du terrain au niveau du front de 

taille ou même en amont de celui-ci.  

Au-delà de ces considérations de stabilité, le soutènement possède également deux 

fonctions importantes. D’une part, il doit permettre de garantir la sécurité du personnel 

travaillant dans le tunnel, en le protégeant notamment d’éventuels éboulements ou chutes 

de blocs. D’autre part, il assure une protection du massif en d’empêchant l’altération des 

caractéristiques mécaniques des terrains. Ce point est particulièrement important puisque la 

conception du soutènement est basée sur l’idée que les terrains participent activement à la 

stabilisation de l’excavation : leur altération modifierait donc les conditions au sein du massif 

et pourrait entrainer la rupture de certains éléments de soutènement.  

Finalement, les trois objectifs principaux auxquels doivent répondre le soutènement sont 

résumés ci-dessous (2): 

▪ Garantir la sécurité du personnel travaillant dans le tunnel 

▪ Protéger le terrain afin d’empêcher une évolution défavorable de ses caractéristiques 

▪ Assurer la stabilité de l’excavation et en limiter les déformations 
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4.1.3 Profils-types 

Comme expliqué dans le paragraphe précédent, les besoins en soutènement du tunnel 

varient en fonction des situations de risque admises. En analysant les conditions géologiques 

du tunnel (voir Figure 8), il est possible de distinguer trois principaux types de profil 

rencontrés le long du tracé : un profil en molasse de faciès gréseux, un profil en molasse de 

faciès marneux et un profil en terrains mixtes. Les paragraphes ci-dessous détaillent les 

risques associés à ces différents profils, ainsi que les types de soutènement choisis dans ces 

différents cas.  

▪ Profil 1 : tunnel en molasse de faciès gréseux (G1/G2) 

Sur toute la première partie du tracé, le tunnel est situé entièrement en molasse. Au sein de 

la molasse, différents faciès rocheux sont cependant observés. Pour le tunnel Chaînette, les 

faciès gréseux (G1 et G2) sont prédominants : ceux-ci sont constitués de bonne roche peu 

fissurée, avec une résistance et une rigidité élevée. Lorsque le tunnel est situé 

majoritairement dans le grès, l’excavation est auto-stable et les convergences du massif sont 

très limitées.  

Ainsi, le soutènement peut être mis en place après que la majorité des déformations du 

massif a eu lieu, et a simplement pour objectifs de maîtriser d’éventuelles instabilités 

locales, de protéger le personnel dans le tunnel et d’éviter l’altération du massif. Pour ces 

fonctions, un soutènement en béton projeté semble indiqué : simple à mettre en œuvre, il 

permet de reprendre efficacement les efforts de compression du massif. 

▪ Profil 2 : tunnel en molasse de faciès marneux (Ms) 

Sur certaines portions du tunnel en molasse, l’excavation rencontre des faciès moins 

favorables que le grès, à savoir des faciès marneux. En particulier, il est probable que des 

marnes silteuses (Ms) soient rencontrées en calotte du tunnel sur la première moitié du 

tracé. Ces roches présentent une résistance plus faible que le grès et sont surtout beaucoup 

moins rigides. Ainsi, des déformations plus importantes sont attendues dans le terrain. 

Puisque le tunnel est situé en milieu urbain, il est important que les convergences soient 

maîtrisées afin de ne pas déstabiliser le bâti environnant.  

Un soutènement en béton projeté uniquement n’est ici pas satisfaisant, puisque celui-ci ne 

présente initialement pas une rigidité suffisante pour empêcher les déformations du terrain. 

Pour cette raison, une combinaison de cintres métalliques et de béton projeté est utilisée 

sur ce type de profil. Les cintres apportent ici dès la pose du soutènement une rigidité 

suffisante pour reconfiner le terrain et limiter sa convergence.  

▪ Profil 3 : tunnel en terrains mixtes (terrains meubles en calotte) 

Sur la seconde partie du tracé, le tunnel est excavé en terrain mixte, avec des terrains 

meubles en calotte et de la molasse au niveau du radier du tunnel. Ces terrains meubles 

rencontrés, principalement de la moraine et des dépôts glaciolacustres, ont une cohésion 

faible. Ainsi, la stabilité de l’excavation n’est pas garantie avant la pose du soutènement. 

Un pré-soutènement est donc envisagé pour ces sections de tunnel en terrain mixte. Celui-ci 

est réalisé à l’aide d’une voûte-parapluie en colonnes de jet-grouting, qui permet 
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d’améliorer localement la cohésion et la résistance des terrains et ainsi de protéger 

l’excavation vis-à-vis de potentiels effondrements. La voûte de jet-grouting apporte 

également une certaine étanchéité qui permet de limiter les venues d’eau éventuelles. La 

mauvaise qualité des terrains meubles génère par ailleurs un risque d’instabilité du front de 

taille. Celui-ci est donc renforcé à l’aide de boulons en fibre de verre. 

Finalement, pour limiter les risques de convergence, un système de soutènement à base de 

cintres métalliques et de béton projeté est adopté. En effet, les terrains meubles sont peu 

rigides et la faible profondeur du tunnel sur ces sections implique des risques accrus pour le 

bâti environnant. 

Il est facile de constater que ce profil présente des conditions d’excavation relativement 

complexes. Cependant, sur la dernière partie du tracé (à proximité de la station Blécherette), 

une difficulté supplémentaire s’ajoute : une très faible couverture au-dessus de la calotte du 

tunnel. Plutôt que de mettre en place des méthodes de pré-soutènement complexes, le 

choix est alors fait de réaliser une tranchée couverte lorsque la couverture s’avère trop 

faible. Finalement, une tranchée couverte de 90 m de long est réalisée sur la dernière 

portion du tunnel menant à la station Blécherette, entre les PK 4630 et 4720. Une 

couverture minimale de 5 m est ainsi garantie au-dessus de la calotte du tunnel.  

La conception de la tranchée couverte est similaire à celle de la station, et sera traitée dans 

la section suivante (§4.2).  

4.1.4 Choix de conception 

Bien que les choix de soutènement varient en fonction du type de profil rencontré, certains 

aspects de conception sont communs à l’ensemble du tunnel. 

▪ Méthode d’excavation 

Une méthode d’excavation conventionnelle a été retenue pour l’excavation du tunnel 

Chaînette. En effet, l’utilisation d’un tunnelier ne serait pas avantageuse d’un point de vue 

économique étant donné la faible longueur du tunnel à excaver. De plus, cela nécessiterait 

des espaces de chantiers importants pour le montage du tunnelier, ce qui peut s’avérer 

complexe en milieu urbain. Enfin, puisqu’on ne s’attend pas à rencontrer des venues d’eau 

importantes lors de l’excavation, les méthodes conventionnelles sont adaptées et 

suffisantes. Ainsi, en terrain meuble, des pelles mécaniques pourront être utilisées. En 

terrain rocheux, l’excavation sera réalisée par des haveuses. En effet, la molasse est une 

roche relativement tendre, avec une résistance à la compression uniaxiale (UCS) d’environ 

20 MPa (bien que cette valeur puisse être plus élevée localement, jusqu’à 80 MPa). Ainsi, 

l’usage d’explosifs n’est pas nécessaire. A noter qu’il est préférable d’éviter les explosifs 

étant donné l’environnement urbain du projet, car ceux-ci génèrent de nombreuses 

nuisances telles que du bruit et des vibrations. 

Par ailleurs, une excavation en section pleine est réalisée. En effet, les dimensions du tunnel 

sont relativement faibles (environ 10 m de diamètre), et les pré-

soutènements/soutènements sont conçus de manière à garantir la stabilité du tunnel pour 

une excavation en section pleine.  
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▪ Risques géologiques et choix de soutènement 

Les soutènements retenus varient en fonction du type de profil, et ont été décrits dans la 

section précédente (§4.1.3).  

En plus des risques évoqués au §4.1.3, le risque de gonflement des marnes doit être 

considéré sur l’ensemble du tracé puisqu’il est difficile d’évaluer avec précision la 

localisation des zones marneuses. Afin de maîtriser le possible gonflement des marnes, il est 

choisi de réaliser un radier contre-voûté qui devra être dimensionné de manière à limiter les 

déformations de la structure et à résister aux pressions de gonflement qui seront alors 

générées. 

Le Tableau 3 résume les différents risques et solutions constructives associés aux différents 

profils.  

 Risques Solutions constructives 

Profil 1 
▪ Chute de blocs 
▪ Altération de la roche 

Béton projeté 

▪ Gonflement des marnes Radier contre-voûté 

Profil 2 

▪ Chute de blocs 
▪ Altération de la roche 
▪ Convergence 

Cintres métalliques et béton projeté 

▪ Gonflement des marnes Radier contre-voûté 

Profil 3 

▪ Effondrement 
▪ Venues d’eau 

Pré-soutènement en colonnes de jet-
grouting 

▪ Instabilité du front Renforcement du front par des boulons 

▪ Convergence 
▪ Altération du terrain et de la roche 

Cintres métalliques et béton projeté 

▪ Gonflement des marnes Radier contre-voûté 

Tableau 3 : Risques et solutions constructives selon les profils-types du tunnel 

Par ailleurs, des risques liés aux éventuelles surprofondeurs du toit de la molasse peuvent 

apparaitre sur les profils de type 1 et 2. Dans ce cas, une stabilisation locale à l’aide de 

boulons peut être envisagée. 

▪ Etanchéité et drainage 

Une classe d’étanchéité 2 selon la SIA 197 doit être garantie dans le tunnel (cette exigence 

est définie dans la convention d’utilisation des ouvrages), ce qui correspond à un ouvrage 

allant de sec à légèrement humide. Pour ce faire, un concept d’évacuation des eaux permet 

d’évacuer les venues d’eau éventuelles en provenance de la molasse ou des terrains 

meubles. Celui-ci est composé d’une couche drainante posée sur le soutènement, ainsi que 

d’une membrane d’étanchéité projetée de type Masterseal en calotte. Les eaux de 

percolation sont alors récupérées dans un collecteur central via des conduites de drainage 

situées sur les côtés du tunnel. A noter qu’une certaine étanchéité est déjà garantie par 

l’utilisation d’une voûte-parapluie dans les zones de terrains meubles, ce qui limite le risque 

de drainage de la nappe et de tassements par consolidation en surface. 
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Puisque l’ouvrage considéré est un tunnel ferroviaire entièrement souterrain, les quantités 

d’eau d’exploitation attendues pour les cas d’utilisation normale sont très faibles. Ainsi, un 

système unitaire de collecte des eaux est mis en place à la fois pour les eaux du massif et 

pour les eaux d’exploitation : l’eau ainsi collectée est considérée comme non polluée et 

pourra être évacuée sans traitement spécifique. 

▪ Revêtement définitif 

Un système de support permanent monocoque a été retenu. Le revêtement définitif du 

tunnel consiste ainsi en une couche finale de béton projeté, qui sert de complément au 

soutènement et forme un ensemble solidaire avec ce dernier. La monocoque finalement 

obtenue doit permettre de garantir la sécurité structurale de l’ouvrage pendant toute sa 

durée prévue d’utilisation. Ici, l’utilisation d’une membrane d’étanchéité projetée permet 

d’assurer un comportement monolithique entre le soutènement temporaire et le 

revêtement définitif en béton projeté. 

4.2 Station Blécherette et tranchée couverte 
Comme mentionné dans la section précédente, une tranchée couverte est réalisée sur le 

dernier tronçon de ligne menant à la station Blécherette. Les conditions géologiques de la 

tranchée couverte et de la station sont très similaires, et ces deux ouvrages sont donc 

conçus selon le même principe.  

4.2.1 Méthode de fouille 

La station Blécherette et la tranchée couverte sont situées sous des infrastructures routières 

fréquentées, à savoir le carrefour de la Blécherette et la route des Plaines-du-Loup 

respectivement. Une condition importante liée à la construction de ces ouvrages, fixée dans 

la convention d’utilisation, est que le temps d’interruption du trafic routier doit être 

minimisé. Dans cette optique, une méthode de fouille dite « en taupe » est utilisée pour le 

terrassement principal, dont les étapes sont schématisées en Figure 9.  

 
Figure 9 : Représentation schématique d'une excavation en taupe 

Cette méthode de fouille procède du haut vers le bas. Après la réalisation d’un pré-

terrassement jusqu’au niveau de la dalle de couverture de l’ouvrage, les écrans de 

soutènement et la dalle de couverture sont mis en place. Il est alors possible de commencer 

les travaux d’excavation sous la dalle de couverture, tandis que la surface est remblayée et 

remise en service. Exécuter la dalle de couverture préalablement aux travaux de 

terrassement permet ainsi de limiter la durée des perturbations de trafic en surface.  

Cette méthode également un avantage du point de vue de la stabilité de la fouille. En effet, 

la dalle de couverture sert ici d’étai : elle permet de soutenir les écran de soutènement lors 

des travaux de terrassement. 
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4.2.2 Analyse de risque 

Les risques suivants sont susceptibles d’être rencontrés lors de l’exécution des enceintes de 

fouille de la tranchée couverte et de la station, étant donné les conditions géologiques 

considérées (voir le profil en long de la Figure 8) : 

▪ Instabilité : Le risque principal lié aux travaux de réalisation de l’enceinte de fouille 

est le risque d’instabilité des écrans de soutènement sous l’effet de la poussée des 

terres.  

▪ Convergence : La roche ainsi que la majorité des terrains meubles présentent un état 

de contrainte surconsolidé, avec des contraintes horizontales généralement plus 

élevées que les contraintes verticales. Le déchargement horizontal de ces terrains lié 

aux travaux de fouille risque de générer des convergences, qui se traduisent par des 

déplacements en surface. Il existe alors un risque d’endommagement du bâti 

environnant, étant donné le contexte urbain des ouvrages.  

▪ Venues d’eau : Les enceintes de fouille de la station et de la tranchée couverte 

rencontrent des lentilles de dépôts glaciolacustres humides, qui sont le siège de 

nappes en charge. Ces terrains étant peu perméables, des suintement diffus sont 

attendus, bien que des venues d’eau localisées soient possibles au niveau de passes 

plus sableuses. Le débit attendu ne devrait cependant pas dépasser une dizaine de 

litres par minute.  

▪ Gonflement des marnes : Le radier des ouvrages est situé dans la molasse. De même 

que pour le tunnel, il existe alors un risque de gonflement lié à la présence de marnes 

gonflantes. Si le gonflement des marnes n’est pas contenu, celui-ci peut générer des 

soulèvements importants au niveau du radier des ouvrages et ainsi limiter leur 

aptitude au service. Etant donné les conditions géologiques de la station Blécherette 

(molasse gréseuse), le risque de gonflement des marnes est toutefois quasiment 

inexistant pour cet ouvrage. 

4.2.3 Choix de conception 

Les choix de conception suivants sont retenus pour la station Blécherette et la tranchée 

couverte.  

▪ Ecrans de soutènement 

Etant donné les risques identifiés au paragraphe précédent, le choix des écrans doit 

répondre à plusieurs exigences principales. D’une part, les écrans doivent être suffisamment 

rigides, étant donné les risques de convergence et de tassements associés. D’autre part, ils 

doivent être étanches afin d’éviter les venues d’eau dans la fouille et aussi de limiter le 

drainage de la nappe. Enfin, ils doivent bien évidemment permettre d’assurer la stabilité de 

la fouille. 

Face à ces considérations, deux techniques semblent pouvoir être employées : des parois 

moulées ou des parois de pieux sécants. Bien que l’utilisation de parois moulées soit plus 

onéreuse et nécessite de plus grandes installations de chantier, cette méthode est 

finalement retenue pour ses caractéristiques de rigidité, d’étanchéité et sa meilleure 
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utilisation des matériaux de construction par rapport aux parois de pieux sécants. Les détails 

constructifs relatifs à la technique de paroi moulée sont présentés au §11.1. 

Les parois moulées doivent alors être dimensionnées de manière à maîtriser le risque 

d’instabilité, en prévoyant notamment une longueur de fiche suffisante. A noter que la 

construction préalable de la dalle de couverture (méthode d’excavation en taupe) contribue 

fortement à la stabilité de la fouille.  

▪ Concept structural 

Concernant le concept structural des ouvrages, il est choisi que les écrans de soutènement 

servent à la fois au travaux de terrassement mais également à définir l’enceinte de fouille 

définitive. A l’issue des travaux, un revêtement final est ainsi mis en place sur les parois 

moulées, et celles-ci constituent alors les parois définitives de de la station et de la tranchée 

couverte. 

Il est par ailleurs prévu que la dalle de couverture soit encastrée avec les parois moulées. 

Ceci est facilement réalisable d’un point de vue constructif, et permet une meilleure 

distribution des efforts au sein de l’ouvrage.  

Enfin, il est attendu que le radier soit faiblement sollicité. Celui-ci est alors construit de 

manière simplement appuyée sur les parois, ce qui est plus simple d’un point de vue 

constructif.  

▪ Etanchéité et drainage 

Une classe d’étanchéité 1 doit être garantie pour la station (complètement sec), tandis que 

la tranchée couverte nécessite une classe d’étanchéité 2 (sec à légèrement humide). Ces 

exigences sont définies dans la convention d’utilisation des ouvrages. Puisque les venues 

d’eau attendues sont relativement faibles et que le terrain est peu perméable, un concept 

de retenue d’eau sans dispositif de drainage est ici préféré. L’étanchéité de la dalle de 

couverture sera assurée par la pose d’un lé d’étanchéité synthétiques, tandis que les parois 

moulées sont rendues étanches par la mise en place de joints water-stop entre les différents 

panneaux (voir détails constructifs au §11.1). Il est en revanche choisi de drainer le radier 

des ouvrages, afin de limiter le développement de sous-pressions qui risqueraient de 

générer des efforts trop importants. 

A l’intérieur de la station, un dispositif de collecte des eaux d’extinction incendie sera mis en 

place (vanne de collecte), de manière à éviter leur mélange avec les eaux du massif 

collectées par le système de drainage en tunnel. 
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5. Approche pour le dimensionnement 
Le concept général des ouvrages ayant été défini au chapitre précédent, il s’agit désormais 

de se pencher sur la question de leur dimensionnement, dont l’approche générale utilisée 

est présentée dans ce chapitre.  

5.1 Vérification de la sécurité structurale et de l’aptitude au service 
Les ouvrages doivent être dimensionnés conformément aux normes SIA en vigueur. Des 

exigences en matière de sécurité structurale et d’aptitude au service sont notamment 

définies dans la norme SIA 260. 

5.1.1 Sécurité structurale 

La sécurité structurale des ouvrages et la sécurité des personnes peuvent être vérifiées en 

considérant différents états limites ultimes (ELU). Pour des ouvrages géotechniques, la 

norme SIA 267 défini les types d’ELU suivants (représentés schématiquement en Figure 10) :  

▪ Stabilité d’ensemble de la structure porteuse (EL type 1) : Dans ce cas, il est vérifié 

que la structure ne présente pas d’instabilité d’ensemble (risque de basculement). 

Les résistances du terrain et de la structure ne rentrent pas en compte dans la 

vérification de cet ELU.  

▪ Ruine du sol à proximité de l’ouvrage (EL type 2 externe) : La résistance au 

poinçonnement ou au glissement à l’interface entre le sol et la structure est ici 

atteinte. Les caractéristiques du terrain sont limitantes et entrainent la rupture. 

▪ Ruine de l’ouvrage (EL type 2 interne) : La résistance ultime interne de la structure 

est ici atteinte. Les caractéristiques de la structure sont limitantes et entrainent la 

rupture. 

▪ Instabilité générale du massif de sol (EL type 3) : Apparition d’un glissement 

généralisé. La résistance ultime du sol est atteinte. 

L’état limite qui correspond à la ruine de l’ouvrage par fatigue (EL type 4) n’est pas considéré 

ici puisque les ouvrages ne sont pas soumis à des charges cycliques. 

 

Figure 10 : Etats limites de la sécurité structurale (tiré de la norme SIA 267) 

La sécurité structurale doit être assurée pour ces différents ELU en vérifiant le critère de 

dimensionnement 𝐸𝑑 ≤ 𝑅𝑑, avec 𝐸𝑑 la valeur de calcul des effets des actions et 𝑅𝑑 la valeur 

de calcul de la résistance ultime. 

Pour les situations de dimensionnement durable et transitoire, la valeur de 

dimensionnement des effets des actions est exprimée selon la SIA 260 par l’Equation ( 1 ). 

Les facteurs de charge correspondants sont déterminés selon le Tableau 1 de la SIA 260.  
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𝐸𝑑 = 𝐸{γ𝐺𝐺𝑘, γ𝑃𝑃𝑘, γ𝑄1𝑄𝑘1, ψ0𝑖𝑄𝑘𝑖, 𝑋𝑑, 𝑎𝑑} ( 1 ) 

Dans le cas du tunnel Chaînette et de la station Blécherette, aucune situation de 

dimensionnement accidentelle n’est considérée. En effet, les risques liés aux explosions, aux 

chocs ferroviaires et aux séismes sont ici acceptés d’après la base de projet des ouvrages [3].  

5.1.2 Aptitude au service 

L’aptitude au service d’un ouvrage est vérifiée lorsque l’aptitude au fonctionnement de 

l’ouvrage, le confort des personnes utilisant l’ouvrage ainsi que l’aspect de l’ouvrage sont 

garantis. Les déformations, les vibrations, les défauts d’étanchéité ou encore les problèmes 

de fissuration sont des critères de dimensionnement qui concernent directement l’aptitude 

au service des ouvrages. 

Pour la vérification de l’aptitude au service, trois cas de charge sont à considérer selon la SIA 

260 afin de définit la valeur de calcul des effets des actions :  

▪ Cas de charge rares : 𝐸𝑑 = 𝐸{𝐺𝑘, 𝑃𝑘, 𝑄𝑘1, ψ0𝑖𝑄𝑘𝑖, 𝑋𝑑, 𝑎𝑑} 

▪ Cas de charge fréquents : 𝐸𝑑 = 𝐸{𝐺𝑘, 𝑃𝑘 , ψ11𝑄𝑘1, ψ2𝑖𝑄𝑘𝑖, 𝑋𝑑, 𝑎𝑑} 

▪ Cas de charge quasi-permanents : 𝐸𝑑 = 𝐸{𝐺𝑘, 𝑃𝑘 , ψ2𝑖𝑄𝑘𝑖, 𝑋𝑑, 𝑎𝑑} 

Les coefficients de réduction correspondants sont ici déterminés selon le Tableau 2 de la SIA 

260, annexe A. L’aptitude au service est alors assurée en vérifiant le critère de 

dimensionnement 𝐸𝑑 ≤ 𝐶𝑑 avec 𝐶𝑑 la limite de service. 

Des valeurs indicatives des limites de service en termes de flèches et de déformations 

horizontales sont fournies par la SIA 260, Tableau 3 et 4 de l’annexe A. Ces données sont 

détaillées dans la base de projet. 

Par ailleurs, des exigences liées à la fissuration des ouvrages sont définies dans la convention 

d’utilisation : des exigences accrues sont fixées pour le soutènement du tunnel, tandis que 

des exigences élevées s’appliquent au niveau de la station et de la tranchée couverte. Celles-

ci sont vérifiées en tenant compte des conditions fixées dans la norme SIA 262. 

5.2 Contrôle des tassements en surface 
Au-delà des vérifications liées aux ouvrages en eux-mêmes, un point non négligeable dans 

l’étude et le dimensionnement de structures souterraines est le contrôle des tassements du 

terrain. En effet, les travaux d’excavation génèrent des changements de contraintes dans les 

terrains, qui par conséquence sont soumis à des déplacements verticaux et horizontaux. Ces 

déplacements du sol sont pour leur part susceptibles d’impacter les structures existantes 

adjacentes à la zone d’excavation. Dans le cas de la présente étude, puisque les ouvrages 

souterrains considérés sont situés à faible profondeur et dans un milieu urbain, le contrôle 

des déplacements du terrain devient critique afin d’éviter l’endommagement des bâtiments 

situés à proximité.  

Les dommages auxquels peuvent être soumis un bâtiment peuvent être classifiés en trois 

catégories selon Skempton et MacDonald (3). D’une part des dommages de type 

architectural, qui sont uniquement d’ordre esthétique (fissures dans les finitions, planchers 

ou panneaux muraux). D’autre part, des dommages fonctionnels qui affectent l’utilisation du 
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bâtiment, comme des portes ou fenêtres bloquées. Enfin, des dommages structurels qui 

affectent la stabilité de la structure, avec notamment l’apparition de fissures ou de 

distorsions dans les éléments porteurs. L’acceptabilité de ces différents types de dommages 

est fixée par la convention d’utilisation. Dans le cas présent, seuls des dommages de type 

architectural sont considérés comme acceptables. 

La réponse structurelle des bâtiments aux déplacements du terrain est très variable en 

fonction des spécificités de chaque bâtiment (dimensions, matériaux de construction, 

concept structural…) et une analyse précise nécessiterait d’étudier la réponse des 

différentes structures dans un calcul en déformation imposée.  

Différentes études (4; 5) ont cependant montré que les principaux dommages causés aux 

structures par le déplacement des terrains sont liés à l’apparition de tassements différentiels 

entre différents points de cette structure. Ces tassements différentiels peuvent être 

caractérisés par la distorsion angulaire β, définie comme le rapport du tassement différentiel 

observé sur la distance entre deux points de mesure : β =  
δ

 𝑙
. Dans le cas de bâtiments 

situés à proximité d’une excavation, un phénomène supplémentaire doit être considéré, à 

savoir l’apparition de déformations latérales εℎ qui tendent à diminuer la tolérance des 

bâtiments aux tassements différentiels. 

Boscardin et Cording (5), dans leur étude sur l’effet des tassements des sols, ont ainsi pu 

générer une abaque générale reliant la gravité des dommages observés avec les 

déformations latérales et la distorsion angulaire mesurée (Figure 11). Ce graphe est valable 

pour des structures orientées parallèlement au sens des déformations et ayant des 

dimensions comprises entre 6 et 40 mètres, et peut être utilisé pour estimer le risque 

d’apparition de dommages dans les structures situées à proximité d’excavations.  

 
Figure 11 : Endommagement des bâtiments en fonction de la distorsion angulaire et des déformations 
latérales (tiré de Boscardin et Cording (5)) 

Dans cette étude, les valeurs limites acceptables de déformations latérales et distorsions 

angulaires sont estimées selon le graphe de la Figure 11 en considérant le cas de « slight 

damage », qui correspond à la limite entre dommages architecturaux et dommages 

fonctionnels. Le contrôle des tassements est alors effectué en comparant les profils de 

tassements obtenus avec ces valeurs limites.  
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5.3 Méthode de calcul 

5.3.1 Méthode par éléments finis (FEM) 

Différentes approches permettent de dimensionner des ouvrages souterrains. Pour 

dimensionner un soutènement de tunnel par exemple, il existe des approches empiriques 

basées sur l’utilisation de classifications géomécaniques, mais aussi des approches plus 

analytiques comme les méthodes aux réactions hyperstatiques ou encore la méthode 

convergence-confinement (2). Ces différentes méthodes présentent cependant quelques 

défauts majeurs, dont notamment la grande simplification des interactions sol-structure et 

l’incapacité à estimer les déplacements des terrains. Pour les ouvrages qui sont ici 

considérés, où le milieu urbain rend le calcul des déplacements du terrain essentiel, la 

méthode de calcul par éléments finis (FEM) semble alors la plus adéquate et sera utilisée 

dans toute la suite de cette étude.  

La méthode des éléments finis est une méthode numérique, qui permet généralement 

d’obtenir une bonne connaissance des déplacements du terrain et des efforts dans les 

structures grâce aux points suivants (2) :  

▪ Représentation du terrain : Le terrain est finement modélisé par un milieu continu. 

Le choix d’un modèle constitutif adapté est cependant une condition nécessaire à 

l’évaluation correcte des efforts et des déplacements.  

▪ Représentation des structures : La géométrie exacte des structures peut être 

représentée. Il est également possible de faire varier leurs caractéristiques 

mécaniques au cours du temps. 

▪ Représentation des interactions sol-structure : Les interactions entre terrain et 

structures peuvent être modélisées, en appliquant les conditions voulus à l’interface. 

▪ Représentation du déroulement réel du chantier : Le déroulement du chantier, avec 

les phases successives de creusement et de soutènement, peut être prise en compte 

dans la modélisation. 

Finalement, la méthode aux éléments finis est une approche très complète, mais aussi assez 

complexe. Il convient alors d’accorder une attention particulière aux choix de modélisation 

retenus, notamment en ce qui concerne les modèles constitutifs des terrains, sans quoi 

l’évaluation des efforts et des déplacements peut s’avérer erronée. Ces points seront 

détaillés au chapitre suivant (§6). 

Par ailleurs, les coûts computationnels peuvent vite devenir élevés en cas de modélisation 

trop complexe. Dans un souci de simplicité, les analyses seront ainsi menées uniquement de 

manière bi-dimensionnelle (2D) dans cette étude, à l’aide du logiciel ZSoil (Th. Zimmerman) 

spécialement conçu pour traiter des problèmes géomécaniques.  

5.3.2 Facteur de charge global 

L’utilisation d’une modélisation par éléments finis pour le dimensionnement des ouvrages 

s’avère très efficace pour le calcul à l’état limite de service, où les déformations de la 

structure peuvent directement être estimées et contrôlées. En revanche, dimensionner les 
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ouvrages aux états limites ultimes conformément à l’approche des normes SIA s’avère plus 

complexe.  

Dans ce type de modèle, les actions du terrain (poussée des terres, poids propre du terrain) 

sont en effet modélisées implicitement par l’interaction entre le continuum du terrain et les 

éléments structurels. Ainsi, l’approche de dimensionnement définie par la SIA 260 (voir 

Equation ( 1 )), qui assigne aux actions permanentes et variables des facteurs de sécurité 

partiels, n’est pas directement applicable. En effet, puisque le comportement des terrains 

n’est en général pas élastique, introduire les valeurs de calcul des paramètres du terrain 

dans le modèle risquerait de faire apparaitre des zones plastiques trop importantes et de 

fausser les efforts induits sur les structures. De plus, la différenciation entre les différents 

états limites, tels que définis en Figure 10, devient malaisée dans la modélisation par 

éléments finis (6; 7). 

Pour contourner ce problème, une méthode alternative qui est recommandée dans 

certaines études (6; 7) consiste à affecter d’un facteur de sécurité global γtot les effets des 

actions plutôt que les actions elles-mêmes. La valeur de calcul des effets des actions peut 

alors être définie de la manière suivante :  

𝐸𝑑 = γtot𝐸𝑘 = γtot𝐸{𝐺𝑘, 𝑃𝑘 , 𝑄𝑘1, 𝑄𝑘𝑖, 𝑋𝑑, 𝑎𝑑} ( 2 ) 

Le facteur de charge global γtot  est choisi de manière à obtenir un niveau de sécurité 

similaire à l’approche des normes SIA. 

Dans le cas des ouvrages souterrains considérés dans cette étude, les actions permanentes 

(notamment les actions liées aux interactions sol-structure) sont généralement 

prédominantes par rapport aux actions variables. Pour s’en assurer, une comparaison des 

moments obtenus dans la dalle de couverture de la tranchée couverte en considérant ou 

non les actions variables (charges de trafic) a été effectuée. On trouve que les moments 

obtenus par effet des actions permanentes uniquement représente au moins 75 % des 

moments obtenus lorsque l’effet combiné des actions permanentes et variables est pris en 

compte. Il est alors possible d’estimer le facteur de charge global applicable aux effets des 

actions :  γ𝑡𝑜𝑡 = 0.75γ𝐺 + 0.25γ𝑄 = 0.75 ⋅ 1.35 + 0.25 ⋅ 1.5 = 1.39. 

Le facteur de charge global retenu pour cette étude est ainsi γ𝑡𝑜𝑡  =  1.4, ce qui est en 

accord avec les valeurs utilisées dans quelques études similaires (6; 7; 8).  
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6. Modélisation des ouvrages 
Ce chapitre présente les principales hypothèses considérées pour le dimensionnement des 

ouvrages, en détaillant notamment les actions qui sont prises en compte, ainsi que les 

différents modèles choisis pour représenter le comportement des terrains et des structures.   

6.1 Actions  
Des actions permanentes ainsi que des actions variables sont à considérer pour le 

dimensionnement des ouvrages, et sont détaillées dans les paragraphes suivants. 

6.1.1 Actions permanentes 

▪ Poids propre des ouvrages  

Le poids propre des éléments porteurs doit être considéré. Les poids volumiques des 

matériaux de construction standards sont définis selon les normes SIA en vigueur, et 

précisés dans la base de projet [3]. 

Le poids des équipements d’exploitation est également considéré. En station, les charges 

spécifiques aux équipements des différents locaux techniques sont détaillées dans le 

document de référence [9]. En tunnel et en station, le poids propre surfacique lié à 

l’équipement des voies vaut 8.65 𝑘𝑁/𝑚2. 

▪ Actions du terrain de fondation 

Les actions du terrain de fondation comprennent à la fois le poids propre des terrains ainsi 

que la poussée des terres latérale qui est générée en présence de l’excavation.  

Le problème étant ici modélisé par éléments finis, les actions du terrain sont modélisées 

implicitement par l’interaction entre le continuum du terrain et les éléments structurels. Les 

modèles constitutifs employés sont détaillés plus bas (voir §6.3) et les paramètres 

géomécaniques sont alors tirés des Tableau 1 et Tableau 2 de l’analyse géologique. 

▪ Actions liées à la présence d’eau souterraine 

La présence d’une nappe d’eau dans les terrains induit des actions sur les structures. Cet 

effet est pris en compte dans la modélisation par éléments finis en considérant les terrains 

comme des milieux biphasés (solide et fluide). Des conditions de bord, telles que la hauteur 

de nappe ou des conditions d’infiltration, peuvent alors être spécifiées (voir §6.2).  

▪ Poussée de gonflement 

La situation de gonflement des marnes est prise en compte sur l’ensemble du tracé. Etant 

donné que le gonflement est un phénomène différé, cette action n’est prise en compte 

qu’après la fin des travaux de construction des ouvrages.  

Les essais de gonflement effectués dans le cadre des études géotechniques montrent que les 

marnes présentent un potentiel de gonflement variant entre 0.7 et 4.2 % selon les 

échantillons. La définition de la pression de gonflement à considérer fait alors l’objet d’un 

calcul détaillé, dont la méthode est présentée au §6.4. 
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6.1.2 Actions variables 

Les actions variables comprennent essentiellement les charges de trafic en surface et de 

trafic métro. 

▪ Trafic routier 

Les voies de circulation sous lesquelles se situent les ouvrages (carrefour de Blécherette et 

route des Plaines-du-Loup) sont des routes d’approvisionnement de type III. Un trafic de 

convoi exceptionnel doit alors être pris en compte, dont les caractéristiques sont détaillées 

dans la base de projet. La charge surfacique associée à ce type de convoi vaut alors 

21.4 𝑘𝑁/𝑚2, sur une surface rectangulaire de 6x7 m. 

Selon la norme SIA 261/1, le modèle de charge pour transports exceptionnels est appliqué 

sur la voie de circulation fictive 1, tandis que le reste de la chaussée est soumis à une charge 

uniformément répartie de 2.5 𝑘𝑁/𝑚2. Les charges concentrées des essieux sont ici 

négligées, étant donné que les ouvrages sont situés sous une épaisse couche de terrain qui 

tend à homogénéiser les charges. 

▪ Poussée des terres liée au trafic routier 

La poussée des terres associée au trafic routier situé à proximité des ouvrages de 

soutènement peut être modélisée selon la SIA 261 par une charge surfacique verticale et 

uniformément répartie. Celle-ci est déterminée selon l’abaque de la Figure 12 en fonction de 

la dénivellation entre le pied de la paroi et la surface accessible au trafic routier h et de la 

largeur inaccessible au trafic a.  

 

Figure 12 : Disposition et valeur caractéristique de la charge surfacique de la poussée des terres liée 
au trafic routier (tiré de la norme SIA 261) 

▪ Trafic métro 

 

Figure 13 : Diagramme de charge statique du trafic métro 

La voie de métro m3 est construite avec une entraxe de 1993 mm, ce qui n’entre pas dans 

les catégories de voies ferroviaires normales ou étroites de la SIA 261. Ainsi, un modèle de 

charge spécifique est proposé dans le document de référence [11], avec une charge verticale 
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statique à l’essieu de 130 kN, en tenant compte du cabrage en cas de freinage d’urgence. Le 

diagramme de charge statique associé est représenté en Figure 13. 

▪ Exploitation des ouvrages 

L’utilisation normale des ouvrages par les usagers doit également être considérée. Cela 

concerne en particulier la station Blécherette. Selon la SIA 261, la station possède des 

surfaces dont la catégorie d’utilisation est de type C3 (surfaces librement accessibles 

pouvant accueillir des rassemblements de personnes). La charge surfacique caractéristique 

associée vaut alors 5 𝑘𝑁/𝑚2.  

Aucune charge utile d’exploitation n’est considérée pour les locaux techniques : seuls les 

équipements d’exploitation pris en compte dans le poids propre de l’ouvrage sont 

considérés déterminants. 

6.1.3 Actions non considérées 

Les actions suivantes ne sont pas prises en compte pour le dimensionnement des ouvrages :  

▪ Neige et vent  

▪ Choc suite au déraillement du matériel roulant : Cette situation de risque est 

acceptée d’après la base de projet des ouvrages. 

▪ Explosion : Cette situation de risque est acceptée d’après la base de projet. 

▪ Température : Les structures sont souterraines et ces effets ne sont donc pas 

déterminants. 

▪ Séisme : Selon la SIA 267, les ouvrages remplissent toutes les conditions pour que la 

situation de dimensionnement séisme puisse être négligée. 

6.2 Modélisation par éléments finis : description théorique 
La méthode de calcul par éléments finis a été retenue dans le cadre de cette étude. Cette 

section détaille le cadre théorique qui est alors utilisé afin de modéliser le comportement du 

terrain de fondation ainsi que de la structure en elle-même. 

6.2.1 Terrain de fondation 

Le terrain de fondation des ouvrages est modélisé par la méthode à éléments finis comme 

un milieu continu. Dans le cas présent, afin de tenir compte de la présence d’eau souterraine 

et des modifications des conditions hydrauliques provoquées par les excavations, ce milieu 

est considéré comme biphasé, constitué à la fois de particules solides et d’eau, qui peut être 

saturé ou partiellement saturé. 

Un tel milieu est soumis aux lois classiques qui régissent la mécanique des milieux continus. 

En particulier, les équations suivantes permettent de définir un champ de contrainte σ𝑖𝑗, de 

déformation ε𝑖𝑗 et de pression 𝑝 en tout point du milieu Ω (9).   

▪ Equation d’équilibre avec 𝑏𝑖 une force volumique :  

σ𝑖𝑗,𝑗 + 𝑏𝑖 = 0 sur Ω ( 3 ) 

▪ Relation déplacement-déformation dans l’hypothèse des petites perturbations, avec 

𝑢 le déplacement du milieu : 
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ε𝑖𝑗 =
1

2
(𝑢𝑖,𝑗 + 𝑢𝑗,𝑖) 

( 4 ) 

▪ Relation constitutive avec Cijkl le tenseur constitutif qui dépend du modèle de 

terrain utilisé (voir §6.3). Le modèle constitutif est formulé en termes de contraintes 

effectives σ𝑖𝑗
′ . 

σ𝑖𝑗̇ ′ = Cijklε𝑘𝑙̇  ( 5 ) 

▪ Contraintes effectives : Le principe des contraintes effectives de Bishop est 

considéré, qui définit le champ de contraintes effectives σ𝑖𝑗
′  à partir de la contrainte 

totale σ𝑖𝑗, du coefficient de saturation 𝑆 et de la pression 𝑝. 

σ𝑖𝑗
′ = σ𝑖𝑗 − 𝑆𝑝δ𝑖𝑗  ( 6 ) 

Le coefficient de saturation est défini pour sa part en fonction de la courbe de 

rétention d’eau du sol (loi de Van Genuchten), et varie avec la pression selon 

l’Equation ( 7 ) : pour des pressions négatives le milieu est totalement saturé tandis 

que le niveau de saturation diminue pour des pressions positives jusqu’à atteindre 

une valeur résiduelle. 

𝑆 = 𝑆(𝑝)  = {
𝑆𝑟 +

1 − 𝑆𝑟

[1 + (𝛼𝑝/𝛾𝑤)2]1/2 
 𝑠𝑖 𝑝 > 0

1                                            𝑠𝑖 𝑝 ≤ 0

 ( 7 ) 

Dans les zones partiellement saturées où la pression est positive, une cohésion 

apparente est générée. Afin de ne pas surestimer cette cohésion supplémentaire, la 

saturation résiduelle 𝑆𝑟 est considérée comme nulle. Par ailleurs, le coefficient α, qui 

correspond à l’inverse de la hauteur capillaire, est choisi en tenant compte de la 

nature des terrains selon les indications fournies dans le document (10). 

▪ Ecoulement : La loi de Darcy permet de modéliser l’écoulement d’eau dans les 

terrains perméables : 

𝑞𝑖 = −𝑘𝑖𝑗
∗ (−

𝑝

γ𝑤
+ 𝑧)

,𝑗

 ( 8 ) 

avec 𝑞𝑖 le débit d’écoulement et 𝑘𝑖𝑗
∗ = 𝑘𝑟(𝑆)𝑘𝑖𝑗 la perméabilité effective qui tient 

compte du degré de saturation des terrains.  

▪ Equation de continuité : Une méthode d’analyse découplée est ici utilisée pour la 

modélisation des milieux biphasés. Cela signifie que les pressions du milieu fluide 

sont d’abord calculées à l’état stationnaire, puis utilisées pour déterminer l’évolution 

mécanique du continuum. En revanche, les variations de la pression en fonction de 

l’état de déformation ne sont pas considérées. Cette approche est moins précise 

qu’une analyse couplée où l’influence réciproque du milieu solide et du fluide est 

prise en compte, mais permet de diminuer le temps de calcul lors des simulations 

(11). Pour une analyse stationnaire, la conservation de la masse de fluide s’exprime 

selon l’Equation ( 9 ). 

𝑞𝑖,𝑖  =  0 ( 9 ) 
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▪ Conditions limites : Des conditions limites sont imposées aux bords du domaine, à la 

fois sur la phase solide (déplacements et charges) et sur la phase liquide (pression et 

flux).  

Enfin, il est à noter que les calculs sont, sauf exception, réalisés en considérant des 

conditions drainées. En effet, il est généralement admis que des conditions drainées peuvent 

s’appliquer pour des perméabilités supérieures à 10−7 ou 10−6 𝑚/𝑠 (12), ce qui est ici le cas 

pour certains dépôts glaciolacustres et même parfois pour la moraine.  De plus, dans le cas 

d’excavations, la situation non-drainée est généralement stabilisatrice à court terme (13). 

Utiliser des conditions drainées permet donc ici de dimensionner les ouvrages à long terme 

en se plaçant de côté de la sécurité. 

6.2.2 Structure 

Les structures sont représentées dans cette étude par des poutres élastiques en deux 

dimensions, selon le modèle de Timoshenko qui prend en compte l’effet du cisaillement (les 

sections planes restent planes mais pas nécessairement perpendiculaires à l’axe de la 

poutre). De plus, l’hypothèse des petites perturbations est admise, et la section de poutre 

homogène est décrite par ses caractéristiques intégrales (pour plus de détails, voir le 

document (9)).  

Le contact mécanique entre le terrain de fondation et les structures est également modélisé 

par éléments finis. Un modèle de frottement élasto-plastique est utilisé et permet de 

reproduire le glissement et la séparation des différents corps, tandis que les propriétés 

élastiques de l’interface empêchent toute pénétration (9). Des conditions relatives à la 

phase fluide du terrain peuvent également être fixées à l’interface, en imposant par exemple 

une continuité des pressions (interface perméable) ou une condition d’absence de flux 

(interface imperméable). 

6.2.3 Aspects algorithmiques 

La méthode de calcul par éléments finis procède en discrétisant le milieu à l’aide d’un 

maillage, formant ainsi un pavage d’éléments finis. Pour chacun de ces éléments, le système 

d’équations tel que défini aux paragraphes 6.2.1 et 6.2.2 est résolu dans sa formulation 

faible, grâce à une linéarisation préalable. En procédant à une intégration dans le domaine 

temporel, ceci permet finalement d’obtenir des valeurs de déplacement et de pression aux 

différents nœuds du maillage.  Ces solutions peuvent alors être interpolées afin d’obtenir un 

champ de déplacement et de pression en tout point du milieu (9).  

D’après cette description, la méthode FEM semble sujette à trois sources d’erreurs 

principales, à savoir des erreurs relatives aux modèles mécaniques, à la discrétisation 

géométrique du milieu et enfin aux approximations numériques. Ainsi, il est important lors 

de l’application de cette méthode de choisir des modèles géomécaniques et un maillage 

adaptés, afin de garantir des résultats au plus proche de la réalité.  

6.3 Modèles constitutifs des terrains 
Comme expliqué précédemment, le choix du modèle constitutif utilisé pour représenter le 

comportement mécanique des terrains détermine la qualité des résultats obtenus. 

Différents modèles sont considérés dans cette étude et sont détaillés ci-dessous.  
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6.3.1 Modèles élasto-plastiques 

Les sols et roches sont des matériaux complexes, auxquels les lois de comportement 

élastiques linéaires ne peuvent pas être appliqués. En effet, les comportements observés 

sont généralement plastiques, c’est-à-dire qu’une partie de la déformation obtenue après 

application d’une charge devient irréversible lorsqu’un seuil de contrainte (appelé limite de 

plasticité) est atteint. Historiquement, différents critères de plasticité ont été développés, 

dont notamment le modèle de Mohr-Coulomb qui est couramment utilisé pour modéliser les 

matériaux granulaires tels que les terrains meubles (7).  

Le modèle de Mohr-Coulomb est un modèle élasto-plastique parfait, où le critère de rupture 

dépend de la cohésion 𝑐′ et de l’angle de frottement interne du terrain φ′ et varie en 

fonction de la contrainte normale σ𝑛
′  selon l’Equation ( 10 ) :  

τ = σ𝑛
′  𝑡𝑎𝑛(φ′) + 𝑐′ ( 10 ) 

Ce modèle permet de prédire correctement le comportement des terrains à l’état de rupture 

(7), mais manque de précision sur certains aspects, notamment lorsqu’il s’agit de modéliser 

les déplacements qui ont lieu dans le terrain.  

Dans cette étude, le modèle Hardening-Soil (voir §6.3.2), plus avancé, est donc préféré pour 

modéliser le comportement de la plupart des sols. Le modèle de Mohr-Coulomb est 

toutefois utilisé pour modéliser les couches de remblais et de molasse marneuses, pour 

lesquelles la caractérisation fournie par les études géologiques est moins précise. 

6.3.2 Modèle Hardening-Soil (HS) 

Comme expliqué précédemment, le modèle de Mohr-Coulomb, plus commun et plus simple 

dans sa formulation, permet d’obtenir des estimations correctes concernant la résistance 

des sols à leur état limite ultime. Cependant, la relation contrainte-déformation est 

considérablement simplifiée par ce modèle et ne permet pas d’obtenir des valeurs de 

déformations précises à l’état limite de service, ce qui devient particulièrement 

problématique dans le cas d’excavations en milieu urbain. En particulier, le modèle de Mohr-

Coulomb ne prend pas en compte la dégradation du module d’élasticité des sols en fonction 

du niveau de contrainte, ce qui tend à minimiser les déformations du sol, et peut également 

impacter les efforts auxquels sont soumis les éléments structuraux de soutènement. Par 

ailleurs, le modèle de Mohr-Coulomb ne distingue pas le module d’élasticité de 

déchargement-rechargement 𝐸𝑢𝑟 du module de chargement initial, ce qui peut générer des 

soulèvements trop importants au niveau du fond d’excavation lorsque celui-ci est déchargé 

(14; 15).  

Pour pallier ces différents problèmes, le modèle HS propose une relation hyperbolique (non-

linéaire) entre contrainte et déformation à l’aide d’un module d’élasticité variant avec le 

niveau de contrainte : 

𝐸50 = 𝐸50
𝑟𝑒𝑓

(
σ3 + 𝑐 𝑐𝑜𝑡 𝜑

σ𝑟𝑒𝑓 + 𝑐 𝑐𝑜𝑡 𝜑
)

𝑚

 ( 11 ) 

où 𝐸50
𝑟𝑒𝑓

 est le module d’Young sécant de référence à la contrainte de référence σ𝑟𝑒𝑓 =

100 𝑘𝑃𝑎. Dans cette étude, l’exposant 𝑚 est admis égal à 0.8 [14].  
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Le module de déchargement-rechargement est défini selon le même principe : 

𝐸𝑢𝑟 = 𝐸𝑢𝑟
𝑟𝑒𝑓

(
σ3 + 𝑐 𝑐𝑜𝑡 𝜑

σ𝑟𝑒𝑓 + 𝑐 𝑐𝑜𝑡 𝜑
)

𝑚

 ( 12 ) 

La Figure 14 illustre la relation contrainte déformation et la définition des différents modules 

d’élasticité.  

 

Figure 14 : Relation hyperbolique contrainte-déformation dans des conditions de test triaxial drainé 
(tiré de Schanz et al. (14)) 

Le modèle HS est par ailleurs basé sur deux mécanismes plastiques distincts. Le premier est 

un mécanisme déviatorique (voir Figure 15), prédominant dans les sols granulaires ainsi que 

dans les sols cohésifs surconsolidés, et permet de modéliser l’apparition de déformations 

plastiques dès les premières étapes de chargement. Ce mécanisme plastique déviatorique 

est écrouissant, prenant ainsi en compte le caractère dilatant des terrains. Le critère de 

plasticité est ainsi défini par l’Equation ( 13 ) :  

𝑓1 =
𝑞𝑎

𝐸50

𝑞

𝑞𝑎−𝑞
− 2

𝑞

𝐸𝑢𝑟
− γ𝑃𝑆     pour 𝑞 < 𝑞𝑓 ( 13 ) 

avec γ𝑃𝑆 le paramètre d’écrouissage qui dépend de l’angle de dilatance, 𝑞𝑓 la contrainte 

déviatorique ultime selon la loi de Mohr-Coulomb, 𝑞𝑎 la contrainte déviatorique 

asymptotique définie par 𝑞𝑎 = 𝑞𝑓/𝑅𝑓, et 𝑅𝑓 le ratio de rupture pris par défaut égal à 0.9. 

Pour des taux d’écrouissage importants, la relation hyperbolique est donc limitée par la 

contrainte déviatorique limite de Mohr-Coulomb 𝑞𝑓, elle-même fonction de la cohésion et 

de l’angle de frottement interne du terrain (Equation ( 14 )) :  

 𝑞𝑓 =
2𝑠𝑖𝑛φ

1−𝑠𝑖𝑛φ
(σ3 + 𝑐𝑐𝑜𝑡φ) ( 14 ) 

Dès que  𝑞 =  𝑞𝑓, la résistance du terrain est atteinte et une plastification parfaite se met en 

place. 

Un second mécanisme plastique (voir Figure 15) similaire au modèle de Cam-Clay permet de 

prendre en compte l’histoire de chargement des terrains et de simuler leur compaction, en 

générant des déformations plastiques volumétriques lorsque la contrainte de 

préconsolidation 𝑝𝑐 est dépassée.  Ce second critère de plasticité est formulé par :  

𝑓2 =
𝑞

𝑀2
+ 𝑝′2 − 𝑝𝑐

2 ( 15 ) 
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Les paramètres 𝑀 et 𝐻 qui définissent la forme de la surface de plasticité et la loi 

d’écrouissage volumétrique respectivement dépendent de 𝐾0 le coefficient de poussée des 

terres au repos et de 𝐸𝑜𝑒𝑑 le module d’élasticité œdométrique calculé à une contrainte de 

référence σ𝑟𝑒𝑓
𝑜𝑒𝑑 = 100 𝑘𝑃𝑎. Dans cette étude, les paramètres 𝑀 et 𝐻 sont alors déterminés 

à l’aide d’une optimisation automatique par le logiciel ZSoil (16). Par ailleurs, la contrainte de 

préconsolidation 𝑝𝑐 est calculée à partir du taux de préconsolidation des terrains  𝑂𝐶𝑅 =

σ𝑣
′ /σ𝑣0

′ . 

 

Figure 15 : Représentation des critères de plasticité déviatorique et volumétrique du modèle HS dans 
le plan p’-q (tiré de Obrzud et Truty (16)) 

Pour résumer, le modèle HS permet de reproduire les phénomènes suivants observés dans 

les terrains meubles (7) :  

▪ Variation de la rigidité du sol selon les modes de charge et de décharge 

▪ Dépendance de la rigidité du sol en fonction du niveau de contrainte 

▪ Préconsolidation des terrains 

▪ Apparition de déformations plastiques avant l’état limite 

Le modèle standard Hardening-Soil (HS) est finalement choisi dans cette étude pour 

modéliser le comportement des sols (moraines et dépôts glaciolacustres). Les paramètres 

nécessaires à la définition du modèle sont tous tirés de l’étude géotechnique de Karakas & 

Français SA [14] et sont définis dans le Tableau 1, au paragraphe §3.1.1. 

6.3.3 Modèle Hoek-Brown (HB) 

Le modèle de Hoek-Brown est utilisé pour modéliser le comportement des roches, dans le 

cas présent les différents faciès de molasse à l’exception des marnes argileuses (Ma). Ces 

dernières sont en effet assimilables à un sol dur et sont mieux modélisées par le modèle de 

Mohr-Coulomb [14].  

Le modèle de Hoek-Brown est un modèle élasto-plastique non-linéaire exprimé en 

contraintes principales par l’Equation ( 16 ) : 

σ1 = σ3 + σ𝑐(𝑚𝑏σ3/σ𝑐 + 𝑠)1/2 ( 16 ) 
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avec σ𝑐 la résistance à la compression uniaxiale de la roche. Ce modèle permet de simuler de 

manière plus réaliste le domaine des contraintes en traction, au contraire du modèle de 

Mohr-Coulomb qui tend à surestimer la résistance en traction de la roche (17). Par ailleurs, 

l’effet défavorable de la fracturation de la roche est pris en compte dans ce modèle via le 

Geological Strength Index (GSI) qui caractérise le degré de fracturation à l’échelle du massif 

rocheux. Les paramètres 𝑚𝑏 et 𝑠 de l’Equation ( 16 ) sont ainsi définis par :  

𝑚𝑏 = 𝑒𝑥𝑝 (
𝐺𝑆𝐼 − 100

28 −  14𝐷
) ( 17 ) 

𝑠 = 𝑒𝑥𝑝 (
𝐺𝑆𝐼 − 100

9 −  3𝐷
) ( 18 ) 

avec 𝐷 un facteur caractérisant la perturbation de la roche lors de l’excavation. Etant 

donnée que les ouvrages sont excavés de manière, on considère 𝐷 =  0 dans cette étude.  

La Figure 16 permet de visualiser graphiquement le critère de Hoek-Brown dans le plan des 

contraintes principales. Les paramètres nécessaires à la définition du modèle sont définis 

dans le Tableau 2, au paragraphe §3.1.1. 

 

Figure 16 : Comparaison entre les critères de Mohr-Coulomb et de Hoek-Brown dans le plan des 
contraintes principales (tiré du rapport géologique [14]) 

6.4 Gonflement des marnes 
Un aspect du comportement des terrains qui n’est pas pris en compte par les modèles 

géomécaniques présentés plus haut est le phénomène de gonflement des marnes. Ce 

phénomène, dont il a déjà été fait mention, peut potentiellement apparaître sur l’ensemble 

du tracé des ouvrages et nécessite une modélisation particulière qui est détaillée ici.  

6.4.1 Phénomène de gonflement  

Les marnes présentes dans la molasse possèdent un potentiel de gonflement à cause des 

argiles qui entrent dans leur composition, et du phénomène de gonflement physico-

chimique qui affecte ce type de terrain.  

Une particule d’argile est en effet composée d’un empilement de feuillets élémentaires 

composés de silice, d’alumine et éventuellement de magnésium. Des forces d’interaction de 

type Van der Waals ou hydrogènes, ainsi que des substitutions isomorphes, permettent 

l’assemblage des différents feuillets comme illustré en Figure 17. En fonction de la 
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composition des feuillets et de leurs liaisons, différents types d’argile peuvent être 

distingués, dont notamment la famille des smectites. 

 

Figure 17 : Représentation schématique d'une particule d'argile de montmorillonite (tiré de Bultel 
(18)) 

Les smectites sont particulières par leur comportement gonflant. En effet, les liaisons entre 

feuillets sont très faibles au sein de ces argiles, et des particules d’eau peuvent facilement 

venir se fixer entre les feuillets. L’eau pénétrant dans les particules d’argile s’organise alors 

en couches monomoléculaires et génère un gonflement important (18).  

D’après les études géologiques menées [14], les faciès marneux de la molasse contiennent 

des argiles phyllosilicates qui possèdent un fort potentiel de gonflement. En particulier, deux 

types de matériaux gonflants ont été identifiés lors d’analyses, à savoir des smectoïdes et un 

interstratifié de type illite-smectite. Finalement, les faciès de type Ms et Ma présentent ici 

des teneurs en minéraux gonflants comprises entre 10 et 35%. 

6.4.2 Caractérisation du gonflement 

Des essais spécifiques en laboratoire permettent de caractériser le phénomène de 

gonflement, utilisant pour la majorité un appareillage œdométrique. Parmi ceux-ci, l’essai le 

plus adapté aux situations d’excavation est l’essai Huder-Amberg, qui consiste à placer une 

éprouvette de roche dans son état naturel à l’intérieur d’une bague œdométrique (18). Un 

premier chargement est appliqué par paliers jusqu’à une contrainte axiale σ0 (chemin 1 sur 

la Figure 18), puis un cycle de déchargement-rechargement est appliqué jusqu’à σ0 (chemins 

2 et 3) ce qui permet de supprimer l’effet du remaniement de l’échantillon lors de son 

prélèvement. L’éprouvette est alors mise en eau par saturation de la cellule œdométrique, 

ce qui provoque son gonflement. Une fois ce premier gonflement stabilisé, l’échantillon est 

déchargé par paliers et le gonflement est de nouveau observé jusqu’à stabilisation. La 

courbe de gonflement représentée par le chemin 5 sur la Figure 18 est ainsi obtenue.  

L’intersection des courbes 3 (rechargement à l’état naturel) et 5 (déchargement sous eau) 

permet de définir une contrainte limite de gonflement σ𝑔, au-delà de laquelle aucun 

gonflement ne peut survenir. Une relation logarithmique entre la variation de volume et la 

variation de contrainte peut finalement être déterminée : 

ε𝑣 = −
 Δℎ

ℎ
= 𝐶𝑔𝑙𝑜𝑔 (

σ𝑣

σ𝑔
) ( 19 ) 
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avec 𝐶𝑔 l’indice de gonflement. Il est important de noter que la contrainte limite de 

gonflement n’est pas une grandeur intrinsèque au matériau mais dépend fortement du 

chemin de contraintes suivi. 

 

Figure 18 : Graphique caractéristique d’un essai de gonflement Huder-Amberg (tiré de Romana et 
Seron (19)) 

Dans le cas des tunnels, des retours d’expérience montrent que le gonflement se manifeste 

par un soulèvement important du radier et de fortes convergences en piédroit. Deux 

éléments essentiels qui favorisent ce phénomène sont d’une part la présence d’eau, même 

en petite quantité, et d’autre part le déchargement de la roche lors de l’excavation. De plus, 

l’apparition d’une zone plastique liée à l’excavation peut altérer les caractéristiques du sol et 

le rendre plus sensible au gonflement (18; 20).  

Diverses mesures sont envisageables afin de prendre en compte le gonflement de la roche 

dans le dimensionnement de tunnels et d’ouvrages souterrains. D’une part, des mesures 

passives peuvent permettre au gonflement de se développer sans déstabiliser la structure, 

notamment en introduisant un vide entre le terrain et la structure rigide ou une couche de 

matériaux déformables tels que le polystyrène. D’autre part, des mesures actives consistent 

à limiter le gonflement du terrain en augmentant les contraintes agissant sur le revêtement. 

Il est ainsi possible d’utiliser un radier contre-voûté, qui est l’une des solutions les plus 

répandues et les plus efficace, ou encore d’ancrer le radier dans des zones sujettes à fort 

gonflement (33; 35). Dans le cadre de ce projet, la solution retenue en tunnel est de 

dimensionner un radier contre-voûté capable de reprendre les pressions de gonflements des 

marnes.  

6.4.3 Détermination de la pression de gonflement caractéristique 

Pour cette étude, des essais de gonflement Huder-Amberg sur divers échantillons ont été 

réalisés [14]. Les caractéristiques de gonflement obtenues sont dans l’ensemble assez 

hétérogènes, avec des indices de gonflement variant entre entre 0.7 et 4.2 %. Afin de 

déterminer une pression de gonflement caractéristique à partir des essais Huder-Amberg, 

deux hypothèses principales sont émises :  
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▪ La contrainte limite de gonflement σ𝑔 telle que définie au paragraphe §6.4.2 est en 

pratique supposée égale à la contrainte verticale initiale σ0, ce qui est une hypothèse 

généralement admise dans l’application de l’essai Huder-Amberg (18). 

▪ Le gonflement initial observé dans les essais, lié à l’imbibition totale de l’échantillon, 

est ici négligé. En effet, la mise en contact des marnes avec l’eau est en réalité un 

phénomène progressif, et leur imbibition totale ne se produira qu’à long terme, bien 

après la mise en place du soutènement du tunnel.  

Le gonflement caractérisé par les essais Huder-Amberg est représentatif d’un gonflement 

complètement libre de la roche. Comme représenté en Figure 19(a), la mise en place d’un 

soutènement rigide dans le tunnel empêche partiellement ce gonflement de se développer. 

Ainsi, un radier parfaitement rigide ne permettant aucune déformation serait soumis à une 

pression de gonflement maximale Pg = σ𝑔. En réalité, les radiers sont capables 

d’accommoder une certaine déformation, ce qui diminue la pression auxquels ils sont 

soumis. Pour connaitre les efforts au sein du radier, l’enjeu est donc d’identifier le point 

d’équilibre entre déformation des terrains et déformation de la structure.  

Pour connaître ce point d’équilibre, une approche inspirée de la méthode convergence-

confinement (21) est utilisée. On cherche notamment à déterminer une courbe 

caractéristique pour le radier, c’est-à-dire à connaître la manière dont il se déforme en 

fonction des contraintes auxquelles il est soumis. Cette courbe caractéristique est obtenue 

au moyen du modèle à éléments finis utilisé pour le dimensionnement des ouvrages, en 

soumettant le radier à différentes pressions 𝑃𝑔 et en monitorant les déplacements obtenus. 

L’intersection entre la courbe de gonflement du terrain 𝜀𝑔  =  𝑓(𝑃𝑔) et la courbe 

caractéristique du radier 𝜀𝑟  =  𝑔(𝑃𝑔) correspond alors à la pression caractéristique de 

gonflement à laquelle est soumise l’ouvrage, comme illustré en Figure 19(b). 

 

Figure 19 : (a) Effet du gonflement sur le radier des tunnels (tiré de Romana et Seron (19)). (b) 
Détermination de la pression de gonflement caractéristique sur le radier du tunnel.  

Etant donné que le gonflement observé dépend fortement du chemin de contraintes suivi, la 

pression de gonflement caractéristique sera déterminée au cas par cas pour les différents 

ouvrages dans la suite de l’étude.   
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7. Dimensionnement de la station Blécherette 
Ce chapitre présente les principaux éléments relatifs au dimensionnement de la station 

Blécherette, tandis que les détails calculatoires sont reportés dans la note de calcul jointe à 

ce rapport.  

7.1 Description de l’ouvrage 
La station Blécherette ainsi que les principes généraux qui s’appliquent pour sa conception 

ont déjà été présentés aux chapitres 2 et 4 de ce rapport. Concernant le dimensionnement, 

celui-ci est effectué pour une section critique de la station, qui correspond à la coupe 

transversale AA’ représentée sur le plan de la station en Figure 5. Cette coupe correspond en 

effet au point où la station présente la plus grande largeur, et où la dalle de couverture 

risque donc d’être la plus sollicitée. En Figure 20 est représenté le profil normal de la station 

Blécherette qui est alors considéré pour la suite du dimensionnement, tandis que la Figure 21 

illustre le profil type d’excavation correspondant. Le dimensionnement selon l’axe 

longitudinal de la station n’est pas détaillé dans cette étude puisqu’il n’est a priori pas 

déterminant. 

 

Figure 20 : Profil normal transversal de la station Blécherette (coupe AA’) 

 
Figure 21 : Profil type d'excavation de la station Blécherette (coupe AA') 

Les deux figures précédentes permettent d’identifier les principales caractéristiques 

géométriques de l’enceinte de fouille de la station. Le niveau de fouille le plus profond est 

situé à 587.7 m.s.m., soit à environ 11.8 mètres de profondeur sous le niveau du terrain 

naturel. La dalle de couverture est pour sa part située à 2 mètres de profondeur environ, de 
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manière à minimiser la charge des terrains sur la dalle tout en évitant d’impacter les 

aménagements urbains (chaussée routière, réseau de distribution souterraine…). Le pré-

terrassement jusqu’au niveau de la dalle de couverture est réalisé à l’aide d’un talus. La 

longueur de fiche des parois moulées de soutènement est fixée à 1 mètre. Cette profondeur 

de fiche relativement faible est en effet permise par le fait que la partie inférieure des parois 

moulées se situe dans de la bonne roche molassique (faciès gréseux G1 ou G2), mais aussi 

par la méthode d’excavation en taupe : la dalle de couverture, construite avant de procéder 

à l’excavation, permet de soutenir les parois lors du terrassement. Les dimensions 

principales de l’enceinte de fouille sont finalement résumées ci-dessous : 

▪ Profondeur de la dalle de couverture 1.9 m 

▪ Profondeur du fond de fouille 11.8 m 

▪ Longueur totale des parois de soutènement 10 m  

▪ Longueur de fiche des parois de soutènement 1 m 

▪ Largeur de fouille 41 m 

Une des difficultés principales du dimensionnement de la station provient de sa grande 

largeur, d’environ 41 mètres au niveau de la section transversale déterminante représentée 

en Figure 20 et Figure 21. La dalle de couverture possède ainsi une portée très importante. De 

plus, la dalle est chargée par le poids des deux mètres de terrain qui sont remblayés au-

dessus, ainsi que par les charges de trafic. Sans mesures adéquates, la dalle risque alors 

d’être soumise à de trop grandes sollicitations.  

La solution constructive retenue consiste à ajouter des éléments d’appui à la dalle de 

couverture. Le premier de ces éléments d’appui est un mur porteur, construit à l’aide de 

parois moulées, qui est positionné de manière excentrée par rapport à la station et subdivise 

celle-ci en deux sections de 27 et 14 mètres de largeur respectivement. Bien que ce mur 

d’appui contribue à la stabilité de la structure, les calculs ont montré que les sollicitations de 

la dalle dans la portion la plus large de la station demeurent importantes. Pour contourner 

cette difficulté, deux alternatives ont été envisagées :  

▪ Colonnes d’appui : La première solution consiste à ajouter des éléments de support 

supplémentaires, ici sous la forme d’une rangée de colonnes circulaires espacées 

tous les 4 mètres au niveau de l’un des quais (voir Figure 20), de manière à ramener 

les sollicitations de la dalle à un niveau acceptable.  

▪ Renforcement de la dalle : La seconde solution consiste à augmenter la résistance de 

la dalle de manière à ce qu’elle puisse supporter les sollicitations importantes 

auxquelles elle est soumise. Ceci est obtenu en augmentant suffisamment l’épaisseur 

de la dalle, et en considérant une section en I afin de limiter l’effet désavantageux de 

l’augmentation de son poids propre. 

Ces deux alternatives ont chacune fait l’objet d’un calcul, dont les détails sont présentés 

dans la note de calcul. Des dimensions adéquates pour les différents éléments porteurs 

(dalle, parois, murs et colonnes d’appui) ont alors pu être déterminées pour chacun des deux 

concepts, et sont présentées dans le Tableau 4. Dans les deux cas, l’épaisseur des parois de 
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soutènement a été fixée à 80 cm. En revanche, l’ajout de colonnes d’appui permet de 

nettement diminuer l’épaisseur de dalle requise, la faisant passer de 150 cm à 90 cm 

seulement.  

Elément structurel Dimensions de section 

 Concept 1 : Colonnes d’appui Concept 2 : Dalle renforcée 

Dalle de couverture 900 mm 1500 mm 

Parois de soutènement 800 mm 800 mm 

Mur d’appui 500 mm 500 mm 

Colonnes d’appui 500 mm - 

Tableau 4 : Dimensions des éléments structurels de la station Blécherette pour les deux concepts 
envisagés 

Finalement, c’est le concept avec colonnes d’appui sur le quai de la station qui a été retenu. 

En effet, cette solution permet de limiter l’épaisseur de la dalle et donc de gagner de 

l’espace pour la station en elle-même. De plus, en réduisant les sollicitations dans la dalle, 

l’ajout des colonnes d’appui permet aussi de réduire les tassements observés aux abords de 

la station. C’est donc ce concept qui est présenté dans les paragraphes suivants. Les calculs 

relatifs à la solution avec renforcement de dalle sont toutefois détaillés dans la note de 

calcul jointe à ce rapport. 

7.2 Hypothèses pour le dimensionnement 

7.2.1 Matériaux de construction 

La station est conçue en béton armé. Du béton de type C 30/37 ainsi que des armatures en 

acier B500B sont utilisés, ce qui correspond à un choix de matériaux standards pour la 

construction. Les paramètres caractéristiques associés sont issus de la norme SIA 262 et sont 

détaillés dans la base de projet des ouvrages, ainsi que dans la note de calcul. 

Les épaisseurs d’enrobage des armatures sont fixées en accord avec les normes SIA 262 et 

267. Pour les éléments en contact avec le terrain de fondation (parois de soutènement), une 

épaisseur d’enrobage minimale de 60 mm doit être respectée (SIA 267). Pour le reste 

(notamment la dalle de couverture), une épaisseur d’enrobage de 40 mm doit être mise en 

place (SIA 262), étant données les classes d’exposition XC4 et XD1 auxquelles est soumis 

l’ouvrage. Ces valeurs sont également en accord avec la valeur minimale requise de 30 mm 

afin de garantir une classe de résistance au feu R120 telle que définie dans la convention 

d’utilisation. 

7.2.2 Actions 

Les différentes actions auxquelles sont soumis les ouvrages ont déjà été décrites au 

paragraphe §6.1. Les points particuliers qui concernent la station Blécherette sont détaillés 

ici.  

▪ Terrain de fondation : Les différents types de terrain de fondation présents au niveau 

de l’enceinte de fouille de la station Blécherette sont indiqués schématiquement sur 
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le profil type d’excavation de la Figure 21. Les couches géologiques considérées pour 

le dimensionnement de la station sont résumées dans le Tableau 5 ci-dessous. 

z (m) Type de terrain 

0 – 1.3 Remblais 

1.3 – 4.3 Dépôts glaciolacustres 

4.3 – 5.8 Moraine aquatique 

5.8 – 6.3 Dépôts glaciolacustres 

6.3 – 7.6 Moraine 

7.6 – 8.6 Moraine de fond 

8.6 - 18 Molasse (G1/G2) 

Tableau 5 : Couches géologiques pour le dimensionnement de la station Blécherette en fonction de la 
profondeur z sous le terrain naturel 

▪ Eau souterraine : Le niveau d’eau initial est fixé à la surface du terrain naturel, 

d’après les informations tirées du rapport géologique [14]. 

▪ Trafic routier : La charge de trafic principale (trafic de poids lourd) telle que définie 

au §6.1 est positionnée de manière à être la plus critique possible, en travée de la 

dalle de couverture. De plus, la poussée des terres liée au trafic routier est modélisée 

par une charge surfacique de 14𝑘𝑁/𝑚2, d’après l’abaque de la Figure 12 et les 

dimensions des parois de soutènement de la station. Ces charges de trafic 

s’appliquent sur la structure à partir du moment où le remblayage au-dessus de la 

dalle de couverture est effectué et où la zone est rouverte au trafic. 

▪ Charges utiles : Des charges liées au trains et à l’armement des voies s’appliquent sur 

le radier, au niveau des voies métro, d’une valeur de 18.4 𝑘𝑁/𝑚2. Sur le reste du 

radier, des charges de 5𝑘𝑁/𝑚2 liées à la présence d’usagers s’appliquent.  

7.2.3 Modélisation par éléments finis 

Les calculs de dimensionnement de la station Blécherette sont réalisés à l’aide d’un modèle 

à éléments finis. Puisque les terrains meubles et les roches sont des matériaux élasto-

plastiques, il est important de reproduire les différentes étapes de construction – et donc le 

chemin de chargement des terrains – dans la modélisation de l’excavation, ceci afin 

d’obtenir des sollicitations et déplacements représentatifs de la réalité. La Figure 22 illustre le 

modèle utilisé ainsi que les différentes phases de construction considérées :  

1. Etat initial : calcul de l’état de contrainte à l’état initial 

2. Pré-terrassement : réalisation d’un talus jusqu’au niveau de la dalle de couverture 

3. Construction des parois moulées et de la dalle de couverture 

4. Remblayage au-dessus de la dalle de couverture et début du terrassement 

5. Terrassement jusqu’au niveau du fond de fouille 

6. Construction du radier 
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Concernant le modèle, celui-ci est composé d’un maillage comprenant environ 6600 

éléments finis quadratiques pour la modélisation des terrains et de 300 éléments de poutre 

pour la modélisation de la structure. Le maillage est affiné à proximité de l’enceinte de 

fouille, et les éléments font une taille de 40 cm en moyenne. 

 

Figure 22 : Modélisation dans ZSoil des différentes phases de construction de la station Blécherette 

Les conditions limites suivantes sont par ailleurs fixées. Des conditions de non-déplacement 

sont imposées sur les bords du modèle, ainsi qu’une hauteur d’eau constante afin de tenir 

compte de la présence d’une nappe. Au niveau de la structure, des conditions 

d’encastrement sont appliquées entre la dalle et les paroi, et des conditions d’appui simple 

entre le radier et les parois. Enfin, lors des différentes étapes de terrassement, des 

conditions d’infiltration sont imposées sur le fond de fouille afin d’accommoder les 

éventuelles venues d’eau. 

7.3 Stabilité du pré-terrassement 
Le pré-terrassement jusqu’au niveau de la dalle de couverture est réalisé à l’aide d’un talus 

de pente 2:3. Les considérations relatives à la stabilité du pré-terrassement sont présentées 

avec plus de détails dans le chapitre traitant de la tranchée couverte (§8.3), où les conditions 

de pré-terrassement sont identiques.  La stabilité de ce talus est alors vérifiée avec un 

facteur de sécurité de 𝐹 =  1.05 >  1.  

7.4 Effets des actions 
Les efforts caractéristiques dans les différents éléments structurels sont calculés pour 

chaque étape de construction de la station, et tendent à augmenter à mesure que le 

terrassement progresse. La distribution des moments, efforts tranchants et efforts normaux 

obtenue à la fin de la construction de la station (phase 6) est représentée sur les Figure 23, 

Figure 24 et Figure 25 respectivement. 

Des moments importants sont observés dans la dalle de couverture, notamment en travée 

dans la section la plus large (ce qui correspond à l’endroit où la charge de trafic principale 

avait été positionnée dans le modèle). Des moments élevés sont également obtenus à 

l’encastrement entre la dalle et les parois de soutènement, mais ceux-ci sont très concentrés 



 

49 
 

localement et diminuent rapidement dès que l’on s’éloigne de l’encastrement. Les parois de 

soutènement sont par ailleurs soumises à l’influence de la poussée des terres, ce qui génère 

des moments dans leur partie inférieure. Ceux-ci sont cependant faibles en comparaison des 

moments observés à l’encastrement.  

Les éléments d’appui intermédiaires (mur et colonnes) ne sont pour leur part soumis à 

aucun effort tranchant ou moment fléchissant, mais sont uniquement sollicités en 

compression. 

 

Figure 23 : Distribution du moment fléchissant 𝑀𝑘 dans la station 

 

Figure 24 : Distribution de l'effort tranchant 𝑉𝑘 dans la station 

 

Figure 25 : Distribution de l'effort normal 𝑁𝑘  dans la station 

Enfin, le radier repose sur la molasse et n’est par conséquent sollicité que de manière 

négligeable. De plus, puisque le risque lié au gonflement des marnes est quasi non-existant 

au niveau de la station, l’épaisseur du radier ne fait pas directement l’objet d’un 

dimensionnement. Une épaisseur de 600 mm est choisie, qui est basée sur le 
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dimensionnement du radier de la tranchée couverte (voir §8.7) afin de se placer du côté de 

la sécurité concernant la situation de gonflement des marnes. 

7.5 Dimensionnement à l’ELU 

7.5.1 Sécurité structurale 

Le premier aspect du dimensionnement de la station concerne la vérification de sa sécurité 

structurale. Les points suivants sont notamment pris en compte :  

▪ Flexion simple : Les parois de soutènement et la dalle sont vérifiées en flexion 

simple, de manière à obtenir un moment résistant 𝑀𝑅𝑑 supérieur au moment de 

dimensionnement 𝑀𝑑. Un calcul à la rupture pour une section rectangulaire permet 

alors d’obtenir la quantité d’armature de flexion 𝐴𝑠  requise. 

▪ Effort tranchant : Des armatures d’effort tranchant doivent être mises en place dans 

la dalle et les parois de soutènement, de manière à ce que la résistance à l’effort 

tranchant soit suffisante :  𝑉𝑅𝑑,𝑠 ≥ 𝑉𝑑. La résistance à la compression des bielles est 

également vérifiée : 𝑉𝑅𝑑,𝑐 ≥ 𝑉𝑑. 

▪ Effort normal : Le mur et les colonnes d’appui sont dimensionnées à l’effort normal. 

Des armatures longitudinales sont alors choisies de manière à obtenir un effort 

normal résistant suffisant : 𝑁𝑅𝑑 ≥ 𝑁𝑑. 

Pour ces différents cas, des exigences issues des normes SIA 262 et 267 doivent être 

respectées, qui concernent notamment les taux d’armature minimaux ou maximaux à 

mettre en place, ou encore les espacement minimaux requis entre les armatures. Il est 

notamment considéré dans cette étude qu’un espacement de 150 mm au moins doit être 

respecté entre les armatures afin de permettre une mise en place correcte du béton. 

Les efforts de dimensionnement sont ici calculés selon l’approche présentée précédemment 

au §5.3.2 à l’aide d’un facteur de charge global tel que 𝐸𝑑 = 1.4𝐸𝑘. 

Le détail des calculs et vérifications effectuées est présenté dans la note de calcul des 

ouvrages.  Les résultats principaux du dimensionnement de la dalle et des parois de 

soutènement à la flexion et à l’effort tranchant sont reportés dans le Tableau 6. Pour ces 

éléments, deux nappes d’armature de flexion sont prévues afin de pouvoir reprendre les 

moments à la fois en travée et à l’encastrement.  

 DALLE DE COUVERTURE PAROIS DE SOUTENEMENT 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Géométrie de la section 

ℎ(𝑚𝑚) 900 800 

𝑒(𝑚𝑚) 40 60 

Armature de flexion 

Φ(𝑚𝑚) 40 40 26 40 

𝑠(𝑚𝑚) 180 180 170 170 
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Moments fléchissants 

𝑀𝑑(𝑘𝑁𝑚) 1610 2080 710 1770 

𝑀𝑅𝑑(𝑘𝑁𝑚) 2270 2270 920 2000 

Armature d’effort tranchant 

Φ(𝑚𝑚) 18 18 

𝑠(𝑚𝑚) 180 170 

Efforts tranchants 

𝑉𝑑(𝑘𝑁) 800 720 

𝑉𝑅𝑑,𝑠(𝑘𝑁) 910 820 

𝑉𝑅𝑑,𝑐(𝑘𝑁) 4070 3480 

Tableau 6 : Dimensionnement de la dalle de couverture et des parois de soutènement de la station à 
la flexion et l'effort tranchant 

Les résultats du dimensionnement des colonnes et du mur d’appui à l’effort normal est 

présenté dans le Tableau 7. Le mur d’appui est finalement assez peu sollicité et un taux 

d’armature minimal suffit, tandis que les colonnes nécessitent un renforcement plus 

important. 

 COLONNES D’APPUI MUR D’APPUI 

Géométrie de la section 

ℎ(𝑚𝑚) 500 (diamètre) 500 

𝑒(𝑚𝑚) 60 60 

Armature longitudinale 

Φ(𝑚𝑚) 26 20 

𝑠(𝑚𝑚) 170 200 

Efforts normaux 

𝑁𝑑(𝑘𝑁) 5190 1370 

𝑁𝑅𝑑(𝑘𝑁) 5470 11300 

Tableau 7 : Dimensionnement des colonnes et du mur d'appui de la station à l'effort normal 

7.5.2 Capacité portante  

La capacité portante des différentes parois et colonnes doit être vérifiée, afin d’éviter un 

risque de poinçonnement du terrain. De manière générale, la capacité portante d’un pieu est 

partagée entre sa résistance de pointe 𝑄𝑏 et sa résistance au frottement latéral 𝑄𝑠, avec 

𝑄𝑡𝑜𝑡 = 𝑄𝑏 + 𝑄𝑠 = 𝑞𝑏𝐴𝑏 + 𝑞𝑠𝐴𝑠. La capacité portante est alors suffisante si 𝑄𝑡𝑜𝑡 ≥ 𝑁𝑑. 

Dans les conditions présentes, les parois et colonnes sont fondées dans la roche molassique 

(faciès gréseux). Pour un terrain rocheux, les résistances unitaires peuvent être définies 

selon les Equations ( 20 ) et ( 21 ), avec une résistance de pointe généralement 

prépondérante par rapport au frottement latéral (22) :  

𝑞𝑏 ≃ 15𝑝𝑎 (
σ𝑐

𝑝𝑎
)

0.5

 ( 20 ) 
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𝑞𝑠 ≃ 2 𝑝𝑎 (
𝜎𝑐

𝑝𝑎
)

0.5

 ( 21 ) 

Pour les parois de soutènement et le mur d’appui, la résistance de pointe 𝑄𝑏 est suffisante 

pour garantir leur capacité portante. En revanche, ce n’est pas le cas pour les colonnes 

d’appui qui doivent supporter une charge plus importante sur une surface plus faible. En 

considérant une longueur de fiche pour ces colonnes de 𝐿 =  1𝑚 (ce qui correspond à la 

longueur de fiche des parois de soutènement), la combinaison du frottement latéral qui est 

alors mobilisé et de la résistance de pointe permet finalement d’obtenir une capacité 

portante suffisante (voir Tableau 8).  

 Paroi de soutènement Mur d’appui Colonnes d’appui 

Effort normal  

𝑁𝑑(𝑘𝑁) 1200 1380 5190 

Capacité portante 

𝑄𝑡𝑜𝑡  (𝑘𝑁) 12000 7500 6090 

Tableau 8 : Vérification de la capacité portante des parois et colonnes de la station 

7.6 Dimensionnement à l’ELS 

7.6.1 Déplacements 

Les déformations dans la structure doivent être limitées afin de vérifier l’état limite de 

service. Les déplacements obtenus à la fin de la construction sont représentés en Figure 26 : 

une flèche de 13 mm est observée en travée de la dalle de couverture, là où celle-ci est la 

plus sollicitée. Concernant les déplacements horizontaux dans les parois et colonnes, ceux-ci 

restent très faibles, de l’ordre du mm également.  

 

Figure 26 : Déplacements 𝑢𝑦 dans la dalle et les parois de la station 

Finalement, ces déformations restent acceptables d’après les valeurs de flèches et 

déformations horizontales limites tirées de la norme SIA 260. 

7.6.2 Fissuration 

Des exigences de fissuration accrues sont fixées pour la station Blécherette dans la 

convention d’utilisation. En particulier, il est nécessaire d’empêcher que l’ouvrage ne se 

plastifie sous actions fréquentes, en vérifiant que les contraintes dans l’acier à l’état de 

service σ𝑠 restent inférieures à une valeur limite de 𝑓𝑙𝑖𝑚 = 𝑓𝑠𝑑 − 80 = 355𝑘𝑁/𝑚𝑚2. Le 

Tableau 9 résume les contraintes obtenues dans l’acier à l’état de service, qui sont toutes 

acceptables. 
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 DALLE DE COUVERTURE PAROIS DE SOUTENEMENT 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Contraintes dans l’acier 

σ𝑠(𝑁/𝑚𝑚2) 220 240 240 280 

Tableau 9 : Vérifications des exigences de fissuration accrues pour la station 

7.7 Contrôle des tassements 
La station Blécherette ayant été dimensionnée, il convient de vérifier que les déplacements 

engendrés dans le terrain de fondation sont limités et ne sont pas dommageables pour le 

bâti environnant.  

La Figure 27 illustre la distribution des tassements (déplacements verticaux) dans le terrain 

de fondation après la réalisation des travaux de fouille. Des tassements relativement élevés, 

jusqu’à 16 mm, sont observés dans les terrains situés juste au-dessus de la dalle de 

couverture. Ceci n’est pas surprenant étant donné qu’il s’agit de l’ordre de grandeur des 

déplacements obtenus dans la dalle. Ces tassements ne sont cependant pas préoccupants 

puisqu’aucune infrastructure n’est située directement au-dessus de la station, si ce n’est la 

chaussée routière.  

Aux abords de la station, des tassements de l’ordre de 8 mm sont obtenus en surface dans 

les 5 premiers mètres. Cette zone cumule en effet les déplacements liés aux travaux de pré-

terrassement (talus) et au déconfinement du terrain lors du terrassement principal. Les 

tassements en surface diminuent cependant rapidement dès que l’on s’éloigne de l’enceinte 

de fouille, et sont réduits à 3.5 mm environ dès 8 mètres de distance. Les déformations 

horizontales sont pour leur part très faibles, de l’ordre de 10−4 en surface. 

 

Figure 27 : Distribution des déplacements verticaux (tassements) dans le terrain de fondation à l'issue 
des travaux de construction 

Finalement, hormis les zones situées au-dessus de la station au à proximité immédiate de la 

zone de fouille, les déplacements observés dans le terrain de fondation sont très faibles, de 

l’ordre du millimètre. Puisque les bâtiments les plus proches se situent au moins à 10 mètres 

de l’excavation, les tassements différentiels et déformation horizontales liés à la 

construction de la station sont minimes et restent dans des limites acceptables selon 

l’abaque de la Figure 11. Le risque d’endommagement des structures existantes est donc 

évité.  
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8. Dimensionnement de la tranchée couverte 
Ce chapitre présente les principaux éléments relatifs au dimensionnement de la tranchée 

couverte, construite entre les PK 4630 et 4720 du tunnel Chaînette. Les détails calculatoires 

sont reportés dans la note de calcul jointe à ce rapport.  

8.1 Description de l’ouvrage 
La tranchée couverte est dimensionnée sur la base d’un concept très similaire à celui de la 

station Blécherette, présenté au chapitre précédent. La section critique considérée pour le 

dimensionnement de la tranchée couverte correspond à la section du PK 4630, où le plan de 

roulement est le plus profond. En effet, les conditions géologiques sont relativement 

homogènes le long de la tranchée couverte et c’est donc le point où les parois de 

soutènement seront les plus sollicitées. La Figure 28 représente le profil normal cette section 

de tranchée couverte ainsi que le profil type d’excavation correspondant. 

 

Figure 28 : Tranchée couverte, PK 4630. (a) Profil normal transversal. (b) Profil type d’excavation. 

Ces deux profils permettent d’identifier les principales caractéristiques géométriques de 

l’enceinte de fouille de la tranchée couverte. Le niveau de fouille le plus profond est situé à 

585.05 m.s.m., soit à environ 12.5 mètres de profondeur sous le niveau du terrain naturel. La 

dalle de couverture est pour sa part située à 2 mètres de profondeur environ, de manière à 

minimiser la charge des terrains sur la dalle tout en évitant d’impacter les aménagements 

urbains (chaussée routière, réseau de distribution souterraine…). Le pré-terrassement 

jusqu’au niveau de la dalle de couverture est réalisé alternativement à l’aide d’un talus ou 

d’un rideau de palplanches en fonction de l’espace disponible. La longueur de fiche des 

parois moulées de soutènement est fixée à 1 mètre de même que pour la station 

Blécherette. Les dimensions principales de l’enceinte de fouille sont finalement résumées ci-

dessous : 

▪ Profondeur de la dalle de couverture 2.0 m 

▪ Profondeur du fond de fouille 12.6 m 

▪ Longueur totale des parois de soutènement 11 m  
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▪ Longueur de fiche des parois de soutènement 1 m 

▪ Largeur de fouille 9 m 

Des dimensions adéquates pour les différents éléments porteurs (dalle et parois de 

soutènement), présentées dans le Tableau 10, sont déterminées sur la base d’un calcul 

détaillé dans la note de calcul. 

Elément structurel Dimensions de section 

Dalle de couverture 600 mm 

Parois de soutènement 800 mm 

Tableau 10 : Dimensions des éléments structurels de la tranchée couverte 

8.2 Hypothèses pour le dimensionnement 
La tranchée couverte est dimensionnée suivant l’approche qui a déjà été détaillée au 

chapitre précédent pour la station Blécherette. La tranchée couverte est réalisée en béton 

armé, avec du béton de type C 30/37 et des armatures en acier B500B.  

Les différents types de terrain de fondation rencontrés lors de la construction sont indiqués 

schématiquement sur le profil type d’excavation de la Figure 28, et sont résumés dans le 

tableau ci-dessous. Concernant le niveau d’eau, celui-ci est fixé au niveau du terrain naturel. 

z (m) Type de terrain 

0 – 0.8 Remblais 

0.8 – 1.8 Moraine altérée 

1.8 – 4.0 Dépôts glaciolacustres 

4.0 – 8.5 Moraine de fond 

8.5 – 15.0 Molasse (G1) 

Tableau 11 : Couches géologiques pour le dimensionnement de la tranchée couverte au PK 4630 en 
fonction de la profondeur z sous le terrain naturel 

La modélisation par éléments finis de la tranchée couverte prend en compte les différentes 

phases de construction, qui sont identiques à celles de la station Blécherette. La symétrie de 

l’ouvrage est utilisée pour n’en modéliser qu’une moitié. Le maillage est composé d’environ 

2200 éléments finis quadratiques pour la modélisation des terrains et de 50 éléments de 

poutre pour la structure. Les éléments ont une taille de 40 cm en moyenne.  

8.3 Stabilité du pré-terrassement 
Avant de procéder à la construction des parois moulées et de la dalle de couverture de la 

tranchée couverte, un pré-terrassement d’une profondeur de 2 mètres est nécessaire. 

La solution la plus simple et la plus économique consiste à réaliser un talus, comme c’est le 

cas pour la station Blécherette.  Ceci requiert cependant un espace suffisant de part et 

d’autre de l’enceinte de fouille (au minimum 3 mètres pour un talus de pente 2:3). Cette 

condition n’est pas remplie pour la tranchée couverte entre les PK 4630 et 4670, où la 

réalisation d’un talus empièterait sur des parcelles privées.  
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Une seconde option qui est alors utilisée afin d’assurer la stabilité du pré-terrassement est 

d’installer un rideau de palplanches, ce qui permet de réduire l’espace nécessaire. Des 

palplanches en acier de type PU 22 sont utilisées d’une longueur totale de 6 mètres, ce qui 

correspond à environ 4 mètres de fiche pour 2 mètres d’excavation.  

La stabilité des deux solutions de pré-terrassement – talus ou rideau de palplanches – est 

vérifiée à l’aide de ZSoil, en calculant le facteur de sécurité global par un algorithme de 

réduction des propriétés des terrains (𝑐′ et φ′). Pour le rideau de palplanches, un facteur de 

stabilité global de 𝐹 = 1.6 > γ𝑡𝑜𝑡 = 1.4 est obtenu, et les efforts dans les palplanches sont 

également vérifiés (voir la note de calcul). Pour le talus, puisqu’aucun élément structurel 

n’intervient, des facteurs de réduction sur les propriétés des terrains sont appliqués 

conformément à la norme SIA 267 : 𝑐𝑑
′ = 𝑐𝑘

′ /1.5 et 𝑡𝑎𝑛(φ𝑑
′ ) = 𝑡𝑎𝑛(φ𝑘

′ )/1.2.  Un facteur de 

sécurité au glissement de 𝐹 =  1.05 >  1 est finalement obtenu.  

8.4 Effets des actions 
Les efforts caractéristiques dans les différents éléments structurels sont calculés pour 

chaque étape de construction de la station, et tendent à augmenter à mesure que le 

terrassement progresse (sauf en travée de la dalle, où les moments maximaux sont obtenus 

au début des travaux de terrassement). La distribution des moments et efforts tranchants 

obtenue à la fin de la construction de la tranchée couverte (phase 6) est représentée en 

Figure 29. 

Contrairement à la station Blécherette, la dalle de couverture est ici beaucoup moins 

sollicitée dû à la portée plus faible de l’ouvrage. Les moments les plus importants sont 

observés dans les parois de soutènement, ainsi qu’à l’encastrement avec la dalle de 

couverture. Les efforts dans le radier de la tranchée couverte sont pour leur part 

négligeables. 

 

Figure 29 : Distribution du moment fléchissant et de l'effort tranchant dans la tranchée couverte 

8.5 Dimensionnement à l’ELU 
Les parois de soutènement et la dalle de couverture de la tranchée couverte sont 

dimensionnées à la flexion simple et à l’effort tranchant. Les efforts de dimensionnement 
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sont ici calculés selon l’approche présentée au §5.3.2 à l’aide d’un facteur de charge global 

tel que 𝐸𝑑 = 1.4𝐸𝑘. 

Le détail des calculs et vérifications effectuées est présenté dans la note de calcul des 

ouvrages, tandis que les résultats principaux du dimensionnement sont reportés dans le 

Tableau 6. Pour les parois de soutènement et la dalle, deux nappes d’armature de flexion 

sont prévues afin de pouvoir reprendre les moments à la fois en travée et à l’encastrement.  

 DALLE DE COUVERTURE PAROIS DE SOUTENEMENT 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Nappe 1 

(travée) 

Nappe 2 

(encastrement) 

Géométrie de la section 

ℎ(𝑚𝑚) 600 800 

𝑒(𝑚𝑚) 40 60 

Armature de flexion 

Φ(𝑚𝑚) 24 34 34 30 

𝑠(𝑚𝑚) 200 180 200 200 

Moments fléchissants 

𝑀𝑑(𝑘𝑁𝑚) 360 860 910 860 

𝑀𝑅𝑑(𝑘𝑁𝑚) 580 1030 1300 1030 

Armature d’effort tranchant 

Φ(𝑚𝑚) 18 18 

𝑠(𝑚𝑚) 180 180 

Efforts tranchants 

𝑉𝑑(𝑘𝑁) 410 590 

𝑉𝑅𝑑,𝑠(𝑘𝑁) 580 810 

𝑉𝑅𝑑,𝑐(𝑘𝑁) 2600 3610 

Tableau 12 : Dimensionnement de la dalle de couverture et des parois de soutènement de la tranchée 
couverte à la flexion et l'effort tranchant 

La vérification de la capacité portante des parois de soutènement ne pose pas de problème 

particulier. 

8.6 Dimensionnement à l’ELS 
Les déformations dans la structure doivent être limitées afin de vérifier l’état limite de 

service. Dans le cas de la tranchée couverte, les flèches les plus importante sont obtenues 

dans les parois de soutènement, d’une valeur maximale de 5.5 mm. La dalle ne se déforme 

pour sa part que de façon négligeable. Ces déformations restent finalement acceptables vis-

à-vis de l’aptitude au service de l’ouvrage.  

De même que pour la station Blécherette, des exigences de fissuration accrues sont 

également vérifiées dans le cadre de l’état limite de service.  
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8.7 Dimensionnement du radier 
Le radier de la tranchée couverte est dimensionné en tenant compte de la situation de 

gonflement des marnes. 

8.7.1 Détermination de la pression de gonflement caractéristique 

L’excavation de la tranchée couverte provoque le déchargement d’une partie du terrain de 

fondation, où le phénomène de gonflement sera susceptible de se développer. La zone 

située directement sous le radier est particulièrement affectée, comme l’illustre la Figure 30. 

Cette figure représente en effet la distribution des variations de contraintes de 

déchargement Δσ′𝑧 = σ′𝑧 − σ′0 > 0 à la fin de l’excavation. Un déchargement du terrain 

peut y être observé sur une hauteur maximale de 6.7 m, ce qui correspond environ à la 

largeur de la zone excavée. Le phénomène de gonflement se répartit cependant de manière 

non-homogène sur l’ensemble de cette zone : les terrains situés les plus proches du radier 

sont davantage déchargés et sont donc responsables de la majeure partie du gonflement 

observé. 

 

Figure 30 : Zone de terrain déchargé sous le radier de la tranchée couverte. 𝛥𝜎𝑧
′ = 𝜎𝑧

′ − 𝜎0
′  représente 

la variation de contrainte effective par rapport à l’état initial du terrain avant excavation. 

La courbe caractéristique du radier est déterminée en appliquant des pressions croissantes 

sur ce dernier et en monitorant les déplacements obtenus. Une distribution de pression 

parabolique est appliquée sur le radier, maximale au centre et nulle sur les bords, afin de 

tenir compte du fait que le déchargement (et donc le risque de gonflement) est maximal 

dans l’axe de la tranchée couverte. Le radier considéré est constitué de 60 cm de béton 

armé.  

La courbe de gonflement libre est pour sa part déterminée en tenant compte d’une 

contrainte limite de gonflement estimée à σ𝑔 = 𝜎0
′  ≃ 130 𝑘𝑃𝑎, et d’une valeur moyenne de 

l’indice de gonflement Cg = 2.5%. Les deux courbes obtenues (courbe caractéristique du 

radier et courbe de gonflement) sont finalement représentées en Figure 31. Leur intersection 
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permet de définir la pression de gonflement caractéristique Pg ≃ 100 kPa qui est considérée 

pour le dimensionnement. 

 

Figure 31 : Détermination de la pression de gonflement caractéristique sur le radier de la tranchée 
couverte 

8.7.2 Contrôle des déformations 

D’après la courbe caractéristique de la Figure 31, la pression de gonflement caractéristique 

sur le radier provoque un soulèvement de 0.21 % de ce dernier, ce qui correspond à un 

déplacement maximal dans l’axe de la tranchée couverte de 6 mm environ. Il est estimé que 

cette valeur de gonflement obtenue, de l’ordre de quelques millimètres, ne pose pas de 

problème pour le bon fonctionnement de l’ouvrage. 

8.7.3 Vérification du radier à l’ELU 

La pression de gonflement 𝑃𝑔 ≃ 100 𝑘𝑃𝑎 génère également des efforts dans le radier de la 

tranchée couverte, dont notamment des moments fléchissant. Les efforts tranchants 

obtenus sont suffisamment faibles pour ne pas avoir besoin d’installer d’armatures d’effort 

tranchant. Le radier en béton armé est finalement dimensionné en choisissant des 

armatures longitudinales adéquates pour résister à la flexion simple (voir Tableau 13 ci-

dessous). 

 Φ(𝑚𝑚) 𝑠(𝑚𝑚) 

Armatures longitudinales 30 220 

Tableau 13 : Dimensionnement des armatures du radier de la tranchée couverte 

8.8 Contrôle des tassements 
Il convient finalement de vérifier que les déplacements engendrés dans le terrain de 

fondation de la tranchée couverte sont limités et ne sont pas dommageables pour le bâti 

environnant.  

La Figure 32 illustre la distribution des tassements (déplacements verticaux) dans le terrain 

de fondation après la réalisation des travaux de fouille en fonction de la méthode de pré-

terrassement employée (palplanches ou talus). Au contraire de la station Blécherette, peu 

de tassements sont observés au-dessus de la dalle de couverture, mais ils se concentrent 

plutôt à proximité de l’enceinte de fouille. La solution de pré-terrassement avec palplanches 
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tend notamment à générer des tassements plus élevés que lorsqu’un talus est utilisé, mais 

ceux-ci sont très concentrés localement. Dans les deux cas, les tassements sont inférieurs à 4 

mm dès que l’on s’éloigne à 10 mètres de distance de l’excavation. Les déformations 

horizontales pour leur part très faibles en surface quelle que soit la méthode de pré-

terrassement employée, de l’ordre de  10−4 en dehors de la zone de pré-terrassement. 

 

Figure 32 : Distribution des déplacements verticaux (tassements) dans le terrain de fondation à l'issue 
des travaux de construction. (a) Pré-soutènement à l’aide de palplanches. (b) Pré-soutènement à 
l’aide d’un talus.  

Finalement, hormis les zones situées à proximité immédiate de la zone de fouille, les 

déplacements observés dans le terrain de fondation sont très faibles. Puisque les bâtiments 

les plus proches se situent au moins à 10 mètres de l’excavation, les tassements différentiels 

et déformation horizontales liés à la construction de la station sont minimes et restent dans 

des limites acceptables selon l’abaque de la Figure 11. Le risque d’endommagement des 

structures existantes est donc évité.  
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9. Dimensionnement du tunnel 
Ce chapitre concerne le dimensionnement du tunnel Chaînette, dont les principes généraux 

de conception ont déjà été présentés en section 4.1.  

9.1 Description de l’ouvrage 

9.1.1 Profil normal 

Le profil normal du tunnel est représenté en Figure 33, qui a été déterminé sur la base des 

gabarits ferroviaires d’espace libre fournis dans le document de référence [12]. Le tunnel 

mesure environ 10 mètres de diamètre.  

 

Figure 33 : Profil normal du tunnel Chaînette 

Ce profil normal permet d’identifier différents éléments qui sont mis en place 

successivement lors de la construction :  

▪ Un pré-soutènement en colonne de jet-grouting sur la calotte du tunnel est exécuté 

en amont de l’excavation. Cette mesure ne concerne cependant que les sections de 

tunnel en terrains mixtes. 

▪ Un soutènement est mis en place rapidement après l’excavation. Les types de 

soutènement utilisés sont détaillés au paragraphe suivant.  

▪ Sur le soutènement est placé le système de drainage et d’étanchéité du tunnel. Celui-

ci est composé d’une nappe drainante de type Delta-MS, suivie d’une couche 

d’étanchéité projetée MasterSeal. L’eau drainée en calotte est collectée par des 

conduites de drainage situées sur les côtés du tunnel, puis acheminée vers un 

collecteur central située sous les voies du métro.  

▪ Après les couches de drainage et d’étanchéité est installé le revêtement définitif du 

tunnel, sous la forme d’une couche de 10 cm d’épaisseur de béton projeté fibré. 
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▪ Un radier contre-voûté en béton armé est réalisé afin de reprendre les pressions de 

gonflement des marnes.  

▪ Le support des voies métro ainsi que les banquettes sur les côtés du tunnel sont 

réalisées en béton. 

9.1.2 Types de soutènement 

Comme déjà mentionné au §4.1.3, trois type de soutènement principaux sont considérés 

dans le cadre du tunnel Chaînette. Ceux-ci sont illustrés en Figure 34 et détaillés ci-dessous :  

▪ Type 1 : Lorsque le tunnel est excavé dans la molasse et que les faciès gréseux sont 

prédominants, le soutènement est simplement composé d’une couche de 15 cm de 

béton projeté fibré. Une couche de sécurité de quelques centimètres est d’abord 

mise en place, suivie du soutènement proprement dit.  

▪ Type 2 : Pour le cas où le tunnel est excavé en molasse et rencontre des faciès 

marneux, un soutènement composé de cintres HEB 200 espacés tous les mètres et de 

béton projeté fibré est utilisé. De même que pour le type 1, une couche de sécurité 

de quelques centimètres de béton projeté est d’abord mise en place. L’épaisseur 

finale du soutènement vaut 25 cm. 

▪ Type 3 : Pour les cas d’excavation en terrains mixtes, le soutènement choisi est 

similaire au type 2, mais en utilisant cette fois des cintres HEB 100 espacés tous les 

mètres. L’épaisseur finale du soutènement vaut 15 cm.  

 

Figure 34 : Détail des différents types de soutènement du tunnel 

Les profils-types d’excavation du tunnel en molasse ou en terrains mixtes sont représentés 

en Figure 35 et Figure 36 respectivement. En plus du soutènement latéral qui vient d’être 

décrit, un renforcement du front à l’aide de béton projeté fibré est mis en place pour tous 

les types de profils, et le radier contre-voûté est dimensionné avec un rayon de 10.4 mètres 

et une épaisseur de 30 cm.  

Pour l’excavation en terrain mixtes (profil type 3), des mesures complémentaires sont 

prévues afin de se prémunir contre la mauvaise qualité des terrains meubles rencontrés. Un 

renforcement du front de taille à l’aide de boulons Durglass en fibre de verre est ainsi prévu. 

Les boulons utilisés sont des barres creuses de 76 mm diamètre et 15 m de long. Ils sont 

installés avec un recouvrement longitudinal de 5 m et disposés sur le front de taille selon le 

profil de la Figure 36. 
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Figure 35 : Profil-type d'excavation en molasse (type 1 et type 2) 

 

Figure 36 : Profil-type d'excavation en terrains mixtes (type 3). Les dimensions minimales et 
maximales de l'excavation pour une étape de jet-grouting sont représentées. 

Pour le tunnel en terrains mixtes, un pré-soutènement en colonnes de jet-grouting est 

également prévu sur toute la calotte du tunnel en contact avec les terrains meubles (voir 

Figure 36). La technique de jet-grouting à simple jet permet de produire des colonnes allant 

jusqu’à 0.5-1 m de diamètre (23). Pour le cas présent, il est choisi de réaliser des colonnes de 

400 mm de diamètre, avec un espacement entre les forages de 300 mm afin d’obtenir une 

voûte continue au-dessus de l’excavation. La longueur des colonnes est fixée à 13 m, et elles 

sont mises en place avec un recouvrement longitudinal de 3 m et une inclinaison de 5°, 

formant ainsi une série de cônes qui se chevauchent partiellement. Ces dimensions sont 

choisies de manière à ce que l’engin de forage ait suffisamment d’espace pour pouvoir 

installer les nouveaux éléments de voûte lors de l’étape suivante de jet-grouting. Le profil 

longitudinal du tunnel qui est alors obtenu est représenté en Figure 37.  
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Figure 37 : Coupe longitudinale à l’axe du tunnel lors de l’excavation en terrains mixtes 

9.2 Matériaux 
Le tunnel est réalisé à l’aide de matériaux standards, dont les caractéristiques mécaniques 

sont définies par les normes SIA. Du béton de type C 30/37 est ainsi utilisé à la fois pour les 

soutènement en béton projeté fibré et pour le radier en béton armé. Les cintres HEB sont 

eux constitués d’acier S235, et les armatures du radier sont de type B500B. Le béton projeté 

et le matériau de jet-grouting possèdent cependant des caractéristiques mécaniques 

particulières qui sont détaillées ci-dessous. 

9.2.1 Béton projeté 

Le béton projeté utilisé pour le soutènement du tunnel fait l’objet d’une modélisation 

particulière. En effet, il s’agit d’un matériau dont les propriétés mécaniques évoluent au 

cours du temps : lors de sa pose, le béton projeté est à la fois peu rigide et peu résistant, 

avant de gagner en progressivement en résistance et en rigidité. Ceci est particulièrement 

intéressant dans le cas des tunnels puisque le béton projeté peut alors accommoder les 

déformations du terrain à court terme, et donc réduire les contraintes dans le soutènement, 

tout en assurant une bonne résistance de ce dernier à long terme. 

Des valeurs indicatives de l’évolution temporelle de la résistance à la compression du béton 

projeté sont représentées en Figure 38, tirées des normes SIA 262 et 198. Le béton projeté 

possède lors de son application une résistance d’environ 0.5𝑁/𝑚𝑚2. Celle-ci augmente 

cependant rapidement, et atteint environ 35 % de sa résistance finale dès 24 heures après sa 

pose. La résistance finale du béton projeté est finalement atteinte au bout de 28 jours. 

La rigidité du béton projeté augmente également au cours du temps, et peut être 

déterminée directement à partie des valeurs de résistance à la compression du béton, selon 

l’Equation ( 22 ) tirée de la SIA 262 :  

E = kE √𝑓𝑐
3

    ;     𝑘𝐸 = 10000 ( 22 ) 
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Figure 38 : (a) Evolution de la résistance du béton en fonction du temps (tiré de la norme SIA 262). (b) 
Résistance initiale du béton projeté (tiré de la norme SIA 198). 

9.2.2 Jet grouting 

Les caractéristiques mécaniques des colonnes de jet-grouting, composées d’un mélange de 

sol et de ciment, sont très variables en fonction de la nature du terrain. De manière 

générale, plus le terrain est composé de matériaux fins, tels des limons ou des argiles, plus la 

qualité du jet-grouting résultant risque d’être réduite.  

La molasse et les dépôts glaciolacustres qui constituent les terrain meubles à excaver sont 

justement composés principalement d’argiles et de limons. La résistance à la compression du 

jet-grouting est alors estimée à σ𝑐,𝑗𝑒𝑡 = 5𝑁/𝑚𝑚2, tandis que sa résistance à la traction est 

supposée nulle σ𝑡,𝑗𝑒𝑡 = 0. Le matériau est modélisé par une loi de Mohr-Coulomb, dont la 

cohésion est donnée par :  

𝑐𝑗𝑒𝑡
′ =

σ𝑐,𝑗𝑒𝑡 − σ𝑡,𝑗𝑒𝑡

2
(

1

𝑠𝑖𝑛 φ′𝑗𝑒𝑡
− 1) 𝑡𝑎𝑛(φ′𝑗𝑒𝑡) ≃ 1400𝑘𝑃𝑎 ( 23 ) 

avec l’angle de friction interne φ𝑗𝑒𝑡
′  =  30°. Le jet-grouting permet ainsi d’augmenter 

grandement la cohésion des terrains meubles, puisque celle-ci vaut au maximum 10 kPa 

dans le cas de la moraine de fond.  

 
Figure 39 : Variation du module d'élasticité du jet-grouting en fonction de sa résistance à la 
compression (tiré de Klein et Moormann (24)) 
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Il est par ailleurs difficile d’estimer précisément la rigidité des colonnes de jet-grouting. La 

Figure 39 rapporte les résultats de différentes études concernant l’évolution de la rigidité du 

jet-grouting en fonction de sa résistance à la compression. Ces résultats sont très variables, 

et dépendent notamment du type de terrain considéré. Pour des terrains argileux et 

limoneux, la rigidité du matériaux de jet-grouting tend à être plus faible que pour des 

terrains plus sableux. Finalement, en considérant une valeur de résistance à la compression 

de σ𝑐,𝑗𝑒𝑡 = 5𝑁/𝑚𝑚2, le module d’élasticité peut être estimé à 𝐸𝑗𝑒𝑡 = 0.5 − 2 𝑘𝑁/𝑚𝑚2. 

Pour le dimensionnement, une valeur minimale du module d’élasticité 𝐸𝑗𝑒𝑡 = 0.5 𝑘𝑁/𝑚𝑚2 

est considérée, afin de se placer dans le cas le plus défavorable. 

9.3 Modélisation de l’excavation 

9.3.1 Méthode de convergence-confinement 

L’excavation d’un tunnel est à court terme un problème tridimensionnel, notamment à 

proximité du front d’excavation où les conditions de confinement du tunnel sont modifiées. 

Dans cette étude cependant, une modélisation bidimensionnelle en conditions de 

déformations planes a été adoptée. Afin de pouvoir tenir compte de l’influence du front 

d’excavation dans cette modélisation 2D, il a alors été choisi d’utiliser la méthode de 

convergence-confinement (21).   

Cette méthode, développée par Marc Panet (21), suppose que le tunnel se déconfine 

progressivement à mesure que le front d’excavation s’éloigne. Un taux de déconfinement λ, 

qui varie entre 0 (avant excavation) et 1 (état final loin du front d’excavation), est alors défini 

et permet d’exprimer les contraintes et les déplacements radiaux en tout point du tunnel :  

σ(𝑥) = (1 − λ(x))σ0 ( 24 ) 

𝑢(𝑥) = λ(𝑥)𝑢∞  ( 25 ) 

avec σ0 l’état naturel de contrainte avant excavation, 𝑢∞ le déplacements radial à long 

terme et 𝑥 la distance au front d’excavation. La Figure 40 illustre ce principe de 

déconfinement.  

 

Figure 40 : Variation du coefficient de déconfinement 𝜆 en fonction de la distance au front 
d'excavation (tiré de Panet (21)) 
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Pour des milieux élastiques linéaires, une expression explicite de λ(𝑥) existe et est 

couramment utilisée (21). Celle-ci est donnée par l’Equation ( 38 ),  en considérant 𝑅 le 

rayon du tunnel et 𝑎0  =  0.25 et 𝑚 =  0.75 des coefficients empiriques. L’évolution du 

coefficient de déconfinement ainsi défini en fonction de la distance relative au front est 

représentée en Figure 41 pour un tunnel de 5 mètres de rayon. 

λ(𝑥 > 0) = 𝑎0 + (1 − 𝑎0) (1 − (
𝑚𝑅

𝑚𝑅 +  𝑥
)

2

) ( 26 ) 

 

Figure 41 : Evolution du coefficient de déconfinement 𝜆  en fonction de la distance relative au front 
𝑥/𝑅 pour un milieu élastique 

Cette modélisation du taux de déconfinement est utilisée dans cette étude pour estimer le 

déconfinement du tunnel λ𝑑 au moment de la mise en place du soutènement. Il a en effet pu 

être vérifié que le terrain de fondation reste généralement en phase élastique lors de 

l’excavation du tunnel Chaînette, et que le développement de zones plastiques est limité. Il 

convient toutefois de noter que cette approche est une simplification du problème réel, et 

comporte certaines limitations.  

Une estimation correcte de λ𝑑, condition nécessaire à la validité de la méthode, est en effet 

difficile à obtenir. L’Equation ( 38 ) utilisée dans cette étude ne prend par exemple pas en 

compte l’effet de la plastification des terrains, ni l’effet du soutènement déjà en place, dont 

la rigidité limite le déconfinement de la section de tunnel non soutenu. De plus, diverses 

études ont montré que l’approche bidimensionnelle est limitée quand il s’agit d’estimer 

simultanément les tassements du sol liés à la convergence du terrain et les contraintes 

obtenues dans le soutènement. Selon ces auteurs, seule une modélisation 3D permet de 

représenter de manière réaliste les effets complexes qui se produisent au niveau du front de 

taille (25; 26).  

L’approche bidimensionnelle, dont l’avantage principal est sa simplicité, est utilisée ici et 

permet d’effectuer un premier dimensionnement du tunnel. En considérant les limitations 

évoquées dans le paragraphe précédent, il serait préférable dans un second temps de 

vérifier ce dimensionnement à l’aide une modélisation tri-dimensionnelle. 

9.3.2 Phasage des travaux 

La prise en compte du phasage des travaux dans la modélisation du tunnel est très 

importante, d’une part parce que le terrain de fondation possède un comportement élasto-
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plastique, et d’autre part parce que le déconfinement du tunnel évolue au fil du temps : les 

déplacements et efforts obtenus dans le soutènement dépendent ainsi grandement de 

l’instant où celui-ci a été mis en place.  

Pour le tunnel Chaînette, il est choisi d’installer le soutènement le plus le plus tôt possible, 

afin d’éviter un trop grand déconfinement du terrain qui entrainerait des déplacements 

indésirables en surface. Au niveau du front d’excavation, le taux de déconfinement vaut 25% 

et la couche de béton projeté de sécurité est mise en place. Le soutènement est quant à lui 

installé à une distance comprise entre 50 cm et 1 m du front de taille en moyenne, ce qui 

correspond à un taux de déconfinement λ𝑑  de 50% environ. 

Le taux d’avancement pour la construction du tunnel étant estimé à 2 à 3 mètres par jours, il 

est possible de déterminer l’évolution temporelle du taux de confinement (1 − λ). Celle-ci 

est représentée en Figure 42 et se base sur le modèle de déconfinement élastique présenté 

au paragraphe §9.3.1. Pour une section de tunnel donnée, le taux de confinement est ainsi 

déjà réduit à 10 % environ dès le lendemain de l’excavation. Il continue ensuite à diminuer 

jusqu’au déconfinement total du tunnel environ 30 jours après l’excavation. Le revêtement 

définitif du tunnel ainsi que le radier sont alors mis en place. 

Lorsque le tunnel est excavé en terrains mixtes, il est également nécessaire de tenir compte 

de l’installation du pré-soutènement en colonnes de jet-grouting avant que l’excavation n’ait 

lieu. Puisque l’effet de déconfinement se propage même en amont du front d’excavation, il 

est considéré que les colonnes de jet-grouting sont mises en place pour un taux de 

déconfinement de λ𝑗𝑒𝑡 = 10%. 

 

Figure 42 : Evolution du taux de confinement (1 − 𝜆(𝑡)) et de la résistance du béton projeté 

𝑓𝑐(𝑡)/𝑓𝑐,𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙 au cours du temps 

En Figure 42 est également représentée l’évolution des propriétés du béton projeté au cours 

du temps, telle qu’elle a été définie au §9.2.1. La résistance finale du béton projeté est 

atteinte au bout de 28 jours, alors que le tunnel est presque entièrement déconfiné. 

Finalement, le Tableau 14 ci-dessous résume les différents paramètres relatifs au 

déconfinement et aux caractéristiques du béton projeté pris en compte dans la modélisation 

de l’excavation du tunnel.  
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 Déconfinement Béton projeté 

t (jours) 
Distance au front 

𝑥[𝑚]  

Taux de confinement 

(1 − λ) [%] 

Résistance à la compression 

𝑓𝑐𝑘(𝑁/𝑚𝑚2) 

Module d’élasticité 

𝐸𝑐(𝑘𝑁/𝑚𝑚2) 

0 −  1 0 −  1 50 0.5 8 

1 − 2 4 − 6 10 11 24 

28 80 0 30 34 

Tableau 14 : Evolution du taux de confinement et des propriétés du béton projeté au cours de 
l'excavation 

9.4 Simulation par éléments finis 

9.4.1 Sections critiques 

Afin de dimensionner correctement les différents types de soutènement, des conditions 

géologiques représentatives doivent être considérées pour chacun des cas. Ces conditions 

sont inspirées du profil en long géologique fourni pour cette étude.  

▪ Profil-type 1 (molasse gréseuse) : Le profil-type 1 est dimensionné pour les 

conditions du PK 4370. Il s’agit en effet d’un point où le tunnel est entièrement en 

molasse gréseuse, et où son plan de roulement atteint la plus grande profondeur du 

tracé, à environ 28 mètres sous le terrain naturel. Le toit de la molasse est alors situé 

à 16 mètres de profondeur. 

▪ Profil-type 2 (molasse marneuse) : Le profil-type 2 est dimensionné pour les 

conditions du PK 4280. Le tunnel est alors encore situé à une profondeur importante 

(28 mètres) et rencontre en calotte une épaisse couche de molasse marneuse de 

type Ms. Sur cette section, le toit de la molasse se situe à 11 mètres de profondeur 

environ. 

▪ Profil-type 3 (terrains mixtes) : Le profil-type 3 est dimensionnée pour les conditions 

du PK 4630, proche de la jonction entre le tunnel et la tranchée couverte. Il s’agit en 

effet du point où le tunnel est le moins profond (13 mètres), avec l’épaisseur la plus 

importante de terrains meubles en calotte. Le toit de la molasse se situe alors à 9 

mètres de profondeur environ, et la calotte du tunnel est donc excavée dans les 

terrains meubles sur une hauteur de 4 mètres. Les terrains meubles rencontrés sont 

principalement constitués de moraine de fond, mais quelques dépôts glaciolacustres 

peuvent également être présents en calotte. 

9.4.2 Modélisation du soutènement mixte 

Les soutènements mixtes composés de cintres en acier et de béton projeté, comme dans les 

profils-types 2 et 3, sont modélisés dans la simulation à éléments finis par une poutre 

homogène équivalente, d’épaisseur 𝑒𝑒𝑞 et de rigidité 𝐸𝑒𝑞. Ces paramètres équivalents sont 

calculés de telle sorte que :  

𝐸𝑒𝑞𝐴𝑒𝑞 = 𝐸𝑒𝑞𝑒𝑒𝑞𝑏 = ∑ 𝐸𝑖𝐴𝑖  ( 27 ) 

𝐸𝑒𝑞𝐼𝑒𝑞 = 𝐸𝑒𝑞

𝑒𝑒𝑞
3 𝑏

12
= ∑ 𝐸𝑖𝐼𝑖  ( 28 ) 



 

70 
 

avec Ai et 𝐼𝑖 les sections et inerties des matériaux constituant le soutènement composite. 

Les paramètres statiques principaux des cintres profilés HEB sont tirés des tables pour la 

construction métallique, tandis que l’aire et l’inertie à considérer pour le béton projeté sont 

données respectivement par 𝐴𝑐 = 𝑒𝑐𝑏 et 𝐼𝑐 = 𝑒𝑐
3𝑏/12. 

9.4.3 Modèle FEM 

La modélisation FEM tient compte du phasage de construction détaillé au paragraphe §9.3.2. 

La Figure 43 illustre le modèle FEM utilisé ainsi que les différentes phases considérées. 

L’installation des colonnes de jet-grouting dans le cas du profil-type 3 est modélisée en 

phase 2 en modifiant les propriétés du terrain situé en calotte du tunnel. Les phases 

suivantes correspondent à l’installation du soutènement, puis du radier et du revêtement 

définitif.  

En plus des actions directement liées au terrain de fondation, des charges de trafic sont 

également considérées. Celles-ci sont imposées en surface à la verticale du tunnel, puisque 

le tunnel est situé directement sous la route des Plaines-du-Loup sur un grande partie de son 

tracé.  

 

Figure 43 : Modélisation des phases d'excavation dans le modèle à éléments finis sur ZSoil (tunnel en 
terrains mixtes) 

9.5 Dimensionnement du soutènement 

9.5.1 Situations de dimensionnement 

Etant donné l’aspect temporel que revêt le dimensionnement du tunnel, dû à la fois au 

phasage des travaux et à l’évolution des propriétés du béton, trois situations de 

dimensionnement sont considérées :  
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▪ Cas 1 : La première vérification est effectuée à 𝑡 =  2 jours après l’excavation, 

lorsque le soutènement est installé et que le béton est encore jeune et peu résistant. 

▪ Cas 2 : La seconde vérification est effectuée à 𝑡 =  28 jours, lorsque l’excavation est 

complètement déconfinée et que le béton a atteint ses propriétés finales 

▪ Cas 3 : La dernière vérification est effectuée à long terme, en supposant 𝑡 =  ∞, 

lorsque le revêtement définitif est installé et que les éléments soumis à la corrosion 

(cintres) ne sont plus actifs. 

L’approche de dimensionnement présentée au §5.3.2 est utilisée, en multipliant les efforts 

internes obtenus par un coefficient global de sécurité γ𝑡𝑜𝑡 = 1.4 avant de les comparer au 

résistances ultimes des sections. 

9.5.2 Efforts internes 

Les efforts internes dans le soutènement sont obtenus par le calcul aux éléments finis. La 

Figure 44 illustre notamment les distributions de moment et d’effort normal dans les trois 

profils-types de soutènement après le déconfinement total du tunnel.  

Pour le profil-type 1 en molasse gréseuse, les moments qui se développent en calotte du 

soutènement sont négligeables, et seuls les piédroits sont légèrement sollicités. Ceci indique 

que c’est finalement le terrain de fondation lui-même qui assure principalement ici la 

stabilité de l’excavation. Pour le profil-type 2 en revanche, la molasse marneuse est 

beaucoup moins rigide et les convergences du terrain de fondation génèrent des moments 

plus importants dans l’ensemble du soutènement. Les cintres métalliques sont alors 

particulièrement utiles. Pour le profil-type 3, les terrains en calotte sont également 

convergents et la distribution de moments est similaire à celle du profil-type 2. Cependant, 

la présence de la voûte de pré-soutènement permet d’apporter une certaine rigidité et la 

magnitude des moments obtenus est donc réduite.  

 

Figure 44 : Moments et efforts normaux dans les différents types de soutènement à 𝑡 =  28 jours 
(tunnel entièrement déconfiné) 
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Pour tous les types de profil, des efforts normaux de compression sont également observés 

dans le soutènement, qui sont légèrement plus élevés en calotte qu’en piédroit. Enfin, 

quelques efforts tranchants sont obtenus dans le soutènement du tunnel mais sont 

généralement assez faibles. 

9.5.3 Répartition des efforts internes pour les soutènements mixtes 

Pour les soutènements mixtes des profils-types 2 et 3, les efforts internes obtenus dans le 

soutènement homogène lors de la modélisation par éléments finis doivent être redistribués 

entre les cintres et le béton projeté, afin que chacun de ces éléments puisse être vérifié 

séparément. La répartition des efforts est effectuée au prorata des rigidités en compression 

et en flexion de chaque composant. On note ainsi θ𝑛 et θ𝑚 les facteurs permettant de 

répartir les efforts (effort normal et effort tranchant) et les moments respectivement, qui 

sont définis de la manière suivante :  

θ𝑛  =  
𝐸𝑐𝐴𝑐

𝐸𝑠𝐴𝑠
 ( 29 ) 

θ𝑚  =  
𝐸𝑐𝐼𝑐

𝐸𝑠𝐼𝑠
 ( 30 ) 

On peut ainsi écrire 𝑁 = 𝑁𝑐 + 𝑁𝑠 = (θ𝑛 + 1)𝑁𝑠 et 𝑀 = 𝑀𝑐 + 𝑀𝑠 = (θ𝑚 + 1)𝑀𝑠, d’où l’on 

tire l’expression des efforts et moments obtenus dans les cintres en acier et dans la coque 

en béton respectivement :  

▪ Béton projeté : 𝑁𝑐 =
𝜃𝑛

𝜃𝑛+1
𝑁 ; 𝑉𝑐 =

𝜃𝑛

𝜃𝑛+1
𝑉 ; 𝑀𝑐 =

𝜃𝑚

𝜃𝑚+1
𝑀  

▪ Cintres : 𝑁𝑠 =
1

𝜃𝑛+1
𝑁 ; 𝑉𝑠 =

1

𝜃𝑛+1
𝑉 ; 𝑀𝑠 =

1

𝜃𝑚+1
𝑀  

Le tableau ci-dessous indique les facteurs de répartitions calculés au cours de l’excavation du 

tunnel pour le profil de type 2. On remarque que lorsque le béton est encore jeune (1er cas 

de dimensionnement), ce sont les cintres qui reprennent la majorité des efforts en flexion. 

En revanche, à mesure que le béton devient de plus en plus rigide (2nd cas de 

dimensionnement), les efforts se concentrent dans la coque en béton. Ceci confirme le fait 

que les cintres jouent un rôle important à court terme, afin de maîtriser les convergences du 

terrain, tandis que la résistance du soutènement à plus long terme est fournie 

principalement par le béton projeté.  

  Béton projeté Facteurs de répartition 

Cas 𝑡(𝑗𝑜𝑢𝑟𝑠) 𝑒𝑐(𝑚𝑚) 𝐸𝑐(𝑘𝑁/𝑚𝑚2) θ𝑛(−) θ𝑚(−) 

1 2 180 8 1.22 0.87 

2 28 180 24 3.66 2.61 

Tableau 15 : Facteurs de répartition entre les cintres et le béton projeté au cours de l’excavation pour 
le profil de type 2 

9.5.4 Vérifications 

Différentes vérifications sont effectuées afin d’assurer la sécurité structurale de l’ouvrage et 

sont détaillées ci-dessous. Les résultats des calculs ne sont pas présentés ici mais peuvent 

être trouvés dans la note de calcul jointe à ce rapport. Il est alors montré que les 



 

73 
 

soutènements offrent une résistance suffisante dans les différentes situations de 

dimensionnement et pour les différents types de profils. 

▪ Cintres métalliques  

Les cintres métalliques sont vérifiés pour les différentes situations de dimensionnement 

précédemment identifiées. Une vérification à la flexion composée est effectuée, en calculant 

les contraintes dans l’acier. Celles-ci doivent rester inférieures à la limite d’écoulement de 

l’acier : 

σ𝑠 =
𝑁𝑑,𝑠

𝐴𝑠
+

𝑀𝑑,𝑠

𝑊𝑒𝑙,𝑠
 ≤

𝑓𝑦

γ𝑀1

  ( 31 ) 

La résistance à l’effort tranchant est également contrôlée, en vérifiant que l’effort tranchant 

de dimensionnement dans l’acier est inférieur à l’effort tranchant résistant du cintre : 

𝑉𝑑,𝑠 < 𝑉𝑅𝑑,𝑠. 

▪ Béton projeté non armé 

La vérification du soutènement en béton projeté non armé est effectuée selon les 

recommandations fournies par l’AFTES pour l’utilisation du béton non armé en tunnel (6). 

Dans le béton non armé sollicité en flexion composée, des fissures de tractions sont 

attendues. Il convient alors de vérifier d’une part que la profondeur des fissures est limitée, 

et d’autre part que l’effort normal ultime de la section est suffisant : 𝑁𝑑,𝑐 < 𝑁𝑅𝑑,𝑐. La 

profondeur des fissures est contrôlée en vérifiant que l’excentricité entre le moment et 

l’effort normal de dimensionnement reste inférieure à un tiers de la section. A noter que 

pour le béton non armé, la valeur de calcul de la résistance à la compression du béton est 

réduite de 20% par rapport au cas armé, selon la norme SIA 262. 

Enfin, le béton projeté non armé est également vérifié à l’effort tranchant en calculant les 

contraintes de cisaillement dans la section efficace non fissurée. 

▪ Colonnes de jet-grouting 

Dans le cas du profil de type 3 où un pré-soutènement en colonnes de jet-grouting est mis 

en place, il est nécessaire de vérifier que la résistance du matériau de jet-grouting est 

suffisante pour éviter sa plastification. La vérification est effectuée en considérant une limite 

de plasticité de Mohr-Coulomb. 

▪ Poinçonnement du terrain 

Il est vérifié que les efforts obtenus dans les piédroits du soutènement sont suffisamment 

faibles par rapport à la résistance à la compression du terrain de fondation pour éviter un 

poinçonnement de ce dernier. 

9.6 Dimensionnement du radier 
Le radier du tunnel est dimensionné en tenant compte de la situation de gonflement des 

marnes pour la section de tunnel la plus profonde située au PK 3470, où la pression de 

gonflement risque d’être la plus élevée.  
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9.6.1 Détermination de la pression de gonflement caractéristique 

De manière similaire à ce qui avait été présenté pour la tranchée couverte au §8.7, 

l’excavation du tunnel provoque le déchargement d’une partie du terrain de fondation, où le 

phénomène de gonflement sera susceptible de se développer. La zone affectée, d’une 

hauteur de 8 m environ sous le radier, est définie en Figure 45. 

 

Figure 45 : Zone de terrain déchargé sous le radier du tunnel. 𝛥𝜎𝑧
′ = 𝜎𝑧

′ − 𝜎0
′ représente la variation 

de contrainte effective par rapport à l’état initial du terrain avant excavation. 

La courbe caractéristique du radier est déterminée en appliquant des pressions croissantes 

sur ce dernier et en monitorant les déplacements obtenus. Une distribution de pression 

parabolique est appliquée sur le radier, maximale au centre et nulle sur les bords, afin de 

tenir compte du fait que le déchargement (et donc le risque de gonflement) est maximal 

dans l’axe du tunnel. Le radier considéré est contre-voûté avec un rayon de 10.4 m, et est 

constitué de 30 cm de béton armé.  

 

Figure 46 : Détermination de la pression de gonflement caractéristique sur le radier du tunnel 

La courbe de gonflement libre est pour sa part déterminée en tenant compte d’une 

contrainte limite de gonflement estimée à σ𝑔 = 𝜎0
′  ≃ 460 𝑘𝑃𝑎, et d’une valeur moyenne de 

l’indice de gonflement Cg = 2.5%. 
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Les deux courbes obtenues (courbe caractéristique du radier et courbe de gonflement) sont 

finalement représentées en Figure 46. Leur intersection permet de définir la pression de 

gonflement caractéristique Pg ≃ 250kPa qui est considérée pour le dimensionnement. 

9.6.2 Contrôle des déformations 

D’après la courbe caractéristique de la Figure 46, la pression de gonflement caractéristique 

sur le radier provoque un soulèvement de 0.74 % de ce dernier, ce qui correspond à un 

déplacement maximal dans l’axe du tunnel de 1.3 cm environ.  

Il convient de noter que cette valeur de gonflement correspond au cas très pessimiste où 

l’intégralité du terrain de fondation situé sous le radier est gonflant, ce qui n’est pas très 

réaliste étant donné les conditions géologiques du tunnel où les couches de molasse 

marneuses sont rarement de grande épaisseur.  

Finalement, il est estimé que cette valeur de gonflement obtenue, de l’ordre du centimètre, 

ne pose pas de problème pour le bon fonctionnement de l’ouvrage. 

9.6.3 Vérification du radier à l’ELU 

La pression de gonflement 𝑃𝑔 ≃ 250𝑘𝑃𝑎 génère également des efforts dans le radier du 

tunnel. La Figure 47 présente notamment la distribution de moments fléchissant obtenus. Le 

radier en béton armé est alors dimensionné de manière à pouvoir reprendre ces efforts, en 

choisissant des armatures longitudinales et d’effort tranchant adéquates (voir Tableau 16 ci-

dessous). 

 

Figure 47 : Moments générés dans le radier par la pression de gonflement des marnes 𝑃𝑔 ≃ 250𝑘𝑃𝑎 

 Φ(mm) s(mm) 

Armatures longitudinales 30 200 

Armatures d’effort tranchant 18 200 

Tableau 16 : Dimensionnement des armatures du radier du tunnel 

9.7 Dimensionnement du renforcement du front 
Pour le cas du profil-type 3, lorsque le tunnel est excavé partiellement dans les terrains 

meubles, il existe un risque d’effondrement du front. Une stabilisation à l’aide de boulons en 

fibre de verre est alors envisagée. Le dimensionnement de ce renforcement du front est ici 

effectué par une méthode analytique, décrite dans le papier d’Anagnostou et Perazzelli (27). 
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Cette méthode d’analyse procède par équilibre limite du front de taille. Comme illustré sur 

la Figure 48 (a), le front est modélisé par une surface rectangulaire de largeur 𝐵 et de hauteur 

𝐻. Lors de la rupture, le prisme situé au-dessus du tunnel pèse sur le coin en avant du front 

de taille. Ce coin tend alors à glisser vers l’intérieur du tunnel, tandis que la force de 

stabilisation 𝑆 procurée par les boulons s’y oppose.  

   

Figure 48 : (a) Mécanisme de rupture du front de taille. (b) Forces agissant sur le coin de glissement. 
(tiré d’Anagnostou et Perazzelli (27)) 

L’équilibre des forces s’appliquant sur le coin peut être exprimé dans les directions 

perpendiculaires et parallèles au glissement selon les Equations ( 32 ) et ( 33 ), avec 𝑉 la 

charge de silo du prisme situé sur le coin, 𝐺 le poids propre du coin, 𝑇 et 𝑇𝑠 les forces de 

frottement sur les surfaces en glissement et ω l’angle du coin. 

𝑁 = 𝑆 𝑐𝑜𝑠 ω + (𝑉 + 𝐺) 𝑠𝑖𝑛 ω ( 32 ) 

(𝑉 + 𝐺) 𝑐𝑜𝑠 ω = 𝑇 + 𝑇𝑠 + 𝑆 𝑠𝑖𝑛 ω ( 33 ) 

Le comportement des terrains est modélisé par un modèle de Mohr-Coulomb, et la 

condition de rupture en frottement permet finalement d’exprimer la force de stabilisation 

nécessaire, qui dépend de l’angle de rupture ω :  

𝑆(ω) =
𝑉 +  𝐺

tan 𝜔 + 𝜑
−

𝑇𝑠  +  𝑐𝐻𝐵/ cos 𝜔 

cos 𝜔 (tan 𝜔 + tan 𝜑)
 ( 34 ) 

Il est alors possible de déterminer l’angle de rupture critique, pour lequel le besoin de 

renforcement 𝑆 est maximal.  

La force stabilisatrice apportée par chaque boulon est pour sa part exprimée selon 

l’Equation ( 35 ). Elle dépend de la résistance à la traction du boulon 𝐹𝑧, de son diamètre 𝑑, 

de la contrainte d’adhérence entre le boulon et le massif τ𝑚, et finalement de la longueur du 

boulon dans le coin (𝑎) ainsi qu’en amont du coin (𝐿′ − 𝑎). La longueur 𝐿′ désigne ici la 

longueur de boulon la plus défavorable au cours de l’excavation. 

𝑠𝑘 = 𝑚𝑖𝑛(𝐹𝑧 ; π𝑑τ𝑚𝑎 ; π𝑑τ𝑚(𝐿′ − 𝑎)) ( 35 ) 

Dans le cas présent, le tunnel est excavé sous le niveau de la nappe phréatique. Deux calculs 

distincts sont alors effectués, selon les conditions de drainage considérées. En effet, étant 

données les valeurs de perméabilité du terrain de fondation, le terrain ne peut être 
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considéré ni comme parfaitement drainé, ni comme parfaitement non-drainé. La situation 

réelle se trouve donc entre ces deux cas limites. 

▪ Cas non drainé : Les paramètres de résistance non-drainée du terrain sont 

considérés, et le calcul est effectué en contraintes totales. 

▪ Cas drainé : Le calcul est effectué en contraintes effectives et l’effet des forces de 

percolation est pris en compte. 

Enfin, un coefficient sécurité partiel est appliqué dans le calcul aux paramètres de résistance 

du terrain, en suivant les recommandations du document (28). 

Les résultats présentés dans la note de calcul jointe à ce rapport montrent que dans le cas 

non-drainé, le front de taille ne présente pas d’instabilité particulière. Dans le cas drainé en 

revanche, un renforcement est nécessaire pour assurer la stabilité du front, avec un angle de 

rupture critique de 25° environ. Des boulons en fibre de verre, disposés sur le front de taille 

selon le profil-type d’excavation de la Figure 36 avec un diamètre extérieur de 76 mm et une 

longueur 𝐿′ de 5 m (longueur de recouvrement longitudinal), permettent finalement 

d’apporter une force stabilisatrice suffisante. Ceci est illustré en Figure 49. 

 

Figure 49 : Variation de la force de stabilisation nécessaire et de la force apportée par les boulons en 
fonction de l’angle de rupture dans le cas drainé 

9.8 Contrôle des tassements 
De même que pour la station et la tranchée couverte, il est important de vérifier que les 

déplacements engendrés dans le terrain de fondation par l’excavation du tunnel ne génèrent 

pas de risques pour le bâti environnant. Ceci est d’autant plus important qu’il est prévu que 

le tunnel passe non seulement sous des infrastructures routières, mais également sous des 

immeubles d’habitation ou de bureaux du nouveau quartier des Plaines-du-Loup. 

La Figure 50 illustre les déplacements horizontaux et verticaux qui sont obtenus pour le cas 

du profil-type 1 (tunnel en molasse gréseuse) à l’issue de l’excavation du tunnel. Cette 

distribution des déplacements dans le terrain de fondation est typique pour tous les profils 

rencontrés. Ainsi, des tassements sont généralement observés en calotte du tunnel, qui se 

répercutent jusqu’à la surface. Le radier du tunnel tend pour sa part à se soulever 

légèrement sous l’effet du déconfinement. Des déplacements horizontaux sont finalement 

obtenus sur les côtés du tunnel, et cet effet se répercute de nouveau jusqu’en surface. 
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Figure 50 : Déplacements horizontaux (à gauche) et verticaux (à droite) dans le terrain de fondation 
après l'excavation du tunnel pour le profil-type 1 

La magnitude des déplacements obtenus dépend cependant fortement des conditions 

géologiques et du profil-type considéré, comme l’illustrent les cuvettes de tassements 

obtenues en surface du tunnel et représentées en Figure 51. 

 

Figure 51 : Cuvettes de tassements en surface du tunnel pour les différents profils-types 

Sur cette figure, il apparait que les tassements maximaux sont observés à la verticale de l’axe 

du tunnel, ce qui était attendu. Le profil-type 1 génère les tassements les plus faibles, qui 

valent au maximum 4 mm. Pour les profils-types 2 et 3, qui sont excavés dans des conditions 

plus mauvaises, les tassements sont plus importants et atteignent jusqu’à 9 mm environ.  

Le profil-type 3 présente une cuvette de tassement particulière par rapport aux profils de 

tunnel excavés en molasse. En effet, les tassements sont alors davantage concentrés au-

dessus de l’axe du tunnel, et diminuent rapidement dès que l’on s’en éloigne. Ceci est 

probablement lié à la présence de la voûte-parapluie qui empêche les déformations du 

terrain de se propager. C’est pour ce profil-type que les tassements différentiels risquent 

donc d’être les plus importants. Les valeurs de distorsion angulaire β =  δ/𝑙 qui sont alors 

calculées valent au maximum 10−3, ce qui reste largement acceptable d’après l’abaque de la 

Figure 11. 

Finalement, les déplacements du terrain de fondation restent limités et ne risquent pas de 

causer de dommages particuliers aux ouvrages existants. 
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10. Etude de potentiel géothermique 
Les ouvrages de la ligne de métro m3 sont des ouvrages souterrains, qui sont en contact 

direct avec le terrain naturel. Il peut alors être intéressant d’utiliser ces infrastructures afin 

d’exploiter l’énergie géothermique contenue dans le sous-sol. En particulier, le potentiel 

géothermique de la station Blécherette et de la tranchée couverte est investigué dans ce 

chapitre.  

10.1 Géostructures énergétiques 
L’énergie géothermique naturellement contenue dans les sous-sols est une énergie 

renouvelable, qu’il est donc particulièrement intéressant d’exploiter dans un contexte de 

développement durable. C’est de plus une énergie qui est indépendante des conditions 

météorologiques telles que le vent ou l’ensoleillement, puisqu’elle est basée sur l’existence 

d’un gradient géothermique entre la surface et le sous-sol. En effet, la température des 

terrains en profondeur reste relativement stable tout au long d’une année. Il est alors 

possible d’exploiter la différence de température entre la surface et le sous-sol, afin d’en 

extraire de la chaleur durant les mois froids de l’année où d’en injecter durant les mois 

chauds (22). 

Cette énergie géothermique peut être exploitée à l’aide de différents systèmes. Cette étude 

est concernée en particulier par les géostructures énergétiques : ce sont des systèmes 

superficiels qui combinent le rôle structurel et le rôle d’échangeur de chaleur au sein d’un 

même ouvrage. L’idée est donc de tirer profit de structures souterraines existantes, en les 

équipant de manière à pouvoir extraire l’énergie géothermique à disposition. Divers types de 

structures peuvent être considérées dans ce contexte, tels que des fondations de pieux, mais 

aussi des parois ou encore des tunnels. L’énergie exploitée peut alors être utilisée pour 

chauffer ou climatiser la superstructure.  

 

Figure 52 : Tubes échangeurs montés sur la cage d'armature d'une paroi moulée énergétique (tiré de 
Rotta Loria et Laloui (22)) 
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Les géostructures énergétiques conçues de manière très similaires à des ouvrages classiques 

de génie civil, la seule différente étant que des tubes sont additionnellement fixés à la cage 

d’armature des éléments en béton armé (voir Figure 52). Ces tubes jouent le rôle 

d’échangeur de chaleur : un liquide caloporteur, généralement de l’eau avec un additif 

antigel, est circulé dans ces tubes en polyéthylène de quelques dizaines de millimètres de 

diamètre et se réchauffe (ou se refroidit) progressivement au contact des terrains en contact 

avec la géostructure énergétique. La quantité d’énergie qui peut ainsi être exploitée dépend 

fortement de la surface d’échange thermique, et donc par extension de la configuration 

choisie pour l’installation des tubes. Des exemples de configuration possible pour les murs 

énergétiques sont illustrés en Figure 53. 

 

Figure 53 : Exemples de configurations pour l'installation des tubes dans les murs énergétiques. (A) 
tubes en U. (B) tubes en U pliés. (C) tubes en W. (D) tubes pliés. (tiré de Sterpi et al. (29)) 

Pour cette étude, seuls la station Blécherette et le tronçon de tunnel en tranchée couverte 

sont étudiés d’un point de vue énergétique. Ces ouvrages n’ont pas directement de besoin 

en chauffage ou climatisation, mais l’énergie exploitée pourrait être utilisée pour les besoins 

de nouveaux immeubles de bureaux qui doivent être construit au sein du quartier des 

Plaines-du-Loup. 

10.2 Etude énergétique 
Dans un premier temps, une étude énergétique est réalisée afin d’estimer la quantité 

d’énergie qui peut être exploitée par les géostructures que constituent la station Blécherette 

et la tranchée couverte. Il est choisi d’équiper au sein de ces ouvrages les parois de 

soutènement en contact avec le terrain, qui sont construites au moyen de parois moulées. 

Celles-ci sont désignées dans la suite par le terme de « parois énergétiques ». Pour que les 

parois énergétiques n’échangent de la chaleur qu’avec le terrain de fondation, et non avec 

l’air à l’intérieur des ouvrages, le dispositif énergétique est fixé uniquement sur l’extrados 

des parois. Une configuration de tubes en W est utilisée, avec un espacement de 50 cm 

entre chaque tube comme représenté schématiquement en Figure 54. Ces tubes sont 

positionnés sur les cages d’armatures des parois moulées qui mesurent chacune environ 3.5 

mètres de large, ce qui permet d’obtenir 5 boucles échangeuses par cage d’armature. Cette 

configuration est inspirée de l’étude menée par Zannin et al (30).  
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Figure 54 : Configuration des tubes échangeurs de chaleurs dans les parois moulées 

L’énergie géothermique disponible dépend fortement des propriétés thermiques du terrain 

de fondation des géostructures énergétiques. Ces propriétés thermiques ne sont cependant 

pas fournies dans l’étude géologique qui a été réalisée sur le site de la station Blécherette. 

Les valeurs de conductivité et diffusivité thermiques des sols et de la roche sont alors 

estimées sur la base de la norme SIA D-0190, pour des terrains fins limono-argileux. Ces 

paramètres sont supposés homogènes pour les différents terrains rencontrés (molasse, 

moraine, glaciolacustres). Une température initiale homogène de 𝑇0 = 12°𝐶 est de plus 

supposée au sein des terrains avant la mise en service de la géostructure énergétique. Les 

paramètres thermiques du terrain utilisés ici sont résumés dans le tableau ci-dessous. 

Conductivité thermique λ (𝑊/(𝑚°𝐶)) 1.5 

Diffusivité thermique α𝑑  (10−7 𝑚2/𝑠) 6.4 

Température initiale 𝑇0 (°𝐶) 12 

Tableau 17 : Estimation des paramètres thermiques du sous-sol de la station Blécherette 

Une étude par Zannin et al. (31) fournit des recommandations concernant la puissance 

surfacique qui peut être extraite par des murs énergétiques tels que les parois moulées qui 

sont utilisées pour la station Blécherette et la tranchée couverte. Ces recommandations sont 

présentées sous la forme d’un logigramme en Figure 55. Les valeurs de puissance surfacique 

𝑞 issues de cette étude ont été déterminées en tenant compte d’une différence de 

température de ±10 °𝐶 en moyenne entre le fluide injecté dans les parois et le terrain. De 

cette manière, les températures au sein du terrain restent comprises entre 1°C et 50°C, ce 

qui permet d’éviter le gel ou à l’inverse un trop grand échauffement. 

Le terrain considéré au niveau de la station Blécherette est peu perméable, avec des vitesses 

d’écoulement inférieures à 0.5 𝑚/𝑗. Selon le logigramme de la Figure 55, le milieu est alors 
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dans un régime dominé par la conduction de chaleur dans les terrains et la structure. Il est 

de plus souhaitable de mettre en place une recharge thermique du sol, pour empêcher un 

refroidissement progressif du terrain et pour que la géostructure énergétique soit viable sur 

le long terme. Cela signifie que de la chaleur doit être réinjectée dans le terrain via la 

géostructure énergétique, ce qui permet également de fournir de la climatisation pendant 

les mois chauds de l’année.  

 

Figure 55 : Logigramme pour l'estimation de la performance thermique de parois énergétiques (tiré 
de Zannin et al. (31)) 

Finalement, étant donné les caractéristiques du terrain (λ = 1.5𝑊/(𝑚°𝐶)), des valeurs de 

puissance extraite (𝑞ℎ) ou injectée (𝑞𝑐) sont obtenues sur la base du logigramme de la Figure 

55 et présentées dans le Tableau 18. Ces valeurs sont utilisées dans cette étude afin d’obtenir 

une première estimation de l’énergie qui peut être exploitée par les géostructures 

énergétiques. Il serait cependant nécessaire dans un second temps de réaliser une étude 

thermique plus poussée afin d’affiner et de vérifier ces résultats.  

Puissance surfacique extraite (chauffage) 𝑞ℎ(𝑊/𝑚2) 7 à 15 

Puissance surfacique injectée (climatisation) 𝑞𝑐(𝑊/𝑚2) -15 à -20 

Tableau 18 : Estimation des puissances surfaciques extraites et injectées dans les parois énergétiques 

La station Blécherette et la tranchée couverte possèdent environ 300 mètres linéaires de 

paroi moulées qui peuvent potentiellement être équipées d’un dispositif énergétique. Ces 

parois mesurent en moyenne 10 mètres de longueur, ce qui revient à une surface d’échange 

thermique totale de 𝑆ℎ = 3000 𝑚2 environ. Les puissances qui peuvent alors être extraites 

et injectées sont données par 𝑄 = 𝑞 ⋅ 𝑆ℎ et résumées dans le tableau Tableau 19. 
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Puissance extraite (chauffage) 𝑄ℎ(𝑘𝑊) 21 à 45 

Puissance injectée (climatisation) 𝑄𝑐(𝑘𝑊) -45 à -60 

Tableau 19 : Estimation des puissances extraites et injectées par les géostructures énergétiques 

Il est par ailleurs supposé que l’extraction de chaleur (chauffage) s’effectue sur un total 

annuel de 200 jours, tandis que l’injection (climatisation) s’effectue sur 80 jours. Le 

chauffage des superstructures est réalisé à l’aide d’une pompe à chaleur, dont le coefficient 

de performance est estimé à 𝐶𝑂𝑃 =  3.5. La puissance effective qui peut alors être fournie 

pour les besoins en chauffage est donnée par :  

𝑄ℎ,𝑒𝑓𝑓 =  
𝐶𝑂𝑃

𝐶𝑂𝑃 − 1
𝑄ℎ ( 36 ) 

Il est en revanche considéré que la climatisation s’effectue de manière directe, sans 

utilisation de pompe à chaleur, d’où 𝑄𝑐,𝑒𝑓𝑓 = 𝑄𝑐. Finalement, l’énergie totale qui peut être 

fournie vaut 𝐸𝑖,𝑒𝑓𝑓 = 𝑄𝑖,𝑒𝑓𝑓 𝑡𝑖, avec  𝑡𝑖 le nombre d’heures de chauffage ou de climatisation 

par an. Le Tableau 20 résume les résultats obtenus.  

 Extraction de chaleur 

(chauffage) 

Injection de chaleur  

(climatisation) 

𝑄𝑖,𝑒𝑓𝑓(𝑘𝑊)  29 à 63 -45 à -60 

𝑡𝑖(ℎ) 2000 800 

𝐸𝑖,𝑒𝑓𝑓(𝑀𝑊ℎ/𝑎𝑛) 58 à 126 -36 à -48 

Tableau 20 : Estimation de la quantité d'énergie de chauffage et de climatisation qui peut être fournie 
par les géostructures énergétiques 

Le ratio entre la chaleur injectée dans la géostructure énergétique pour la climatisation et 

celle extraite pour le chauffage vaut ici environ 65%. Cette valeur est du même ordre de 

grandeur que les recommandations de la norme SIA D-0190 pour les pieux énergétiques, qui 

stipule que 70 à 90 % de la chaleur extraite doit être réinjectée afin de permettre une bonne 

recharge thermique du terrain.  

Il est également possible d’estimer la surface de plancher qui peut être chauffée grâce à 

l’énergie 𝐸ℎ,𝑒𝑓𝑓 qui est extraite des géostructures énergétiques. Ceci est effectué à l’aide des 

recommandations de la norme SIA 380/1, qui exprime la valeur cible surfacique de quantité 

de chaleur requise par année de la manière suivante :  

𝑒ℎ,𝑐 = 0.6 (𝑒ℎ,𝑙𝑖𝑚0 + Δeh,lim

𝐴𝑡ℎ

𝐴𝐸
) ( 37 ) 

avec 𝐴𝑡ℎ  la surface de l’enveloppe thermique du bâtiment, 𝐴𝐸  la surface de référence 

énergétique, et 𝑒ℎ,𝑙𝑖𝑚0 = 75𝑀𝐽/𝑚2 et Δeh,lim = 90𝑀𝐽/𝑚2 les valeurs limites de besoins 

énergétiques surfaciques pour des immeubles administratifs. En supposant un rapport 

𝐴𝑡ℎ/𝐴𝐸 ≃ 1.4, la valeur cible surfacique de quantité de chaleur requise par année vaut 

𝑒ℎ,𝑐 = 120𝑀𝐽/𝑚2. Finalement, la surface de plancher qui peut être chauffée par les 
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géostructures énergétiques vaut 𝑆 = 𝐸ℎ,𝑒𝑓𝑓/𝑒ℎ,𝑐 et est comprise entre 1700 𝑚2 et 

3700 𝑚2. 

10.3 Dimensionnement des géostructures énergétiques 

Les actions thermiques appliquées aux géostructures énergétiques ont un impact sur la 

façon dont celle-ci se déforment et sur les efforts auxquelles elles sont soumises. Il est ainsi 

important de prendre en compte cet aspect thermique dans le dimensionnement de ces 

ouvrages.  

10.3.1 Modélisation des actions thermiques 

Les géostructures planes telles que les parois énergétiques sont au contact de l’air d’une 

part et du terrain d’autre part. Si 𝛥𝑇1 et 𝛥𝑇2 désignent les variations de températures 

auxquels sont soumis ces deux milieux, il est alors possible d’exprimer les variations de 

température au sein de la paroi comme la somme de deux contributions (32). D’une part, 

une distribution constante de température 𝛥𝑇𝑎 sur la section de la paroi, qui induit un effet 

axial sur la structure ; et d’autre part une distribution 𝛥𝑇𝑏 variant linéairement sur la section 

de la paroi, qui génère un effet de flexion. Ces deux distributions de température sont 

illustrées en Figure 56, et peuvent être exprimées de la manière suivante :  

𝛥𝑇𝑎  =  
Δ𝑇1 + Δ𝑇2

2
 

( 38 ) 

𝛥𝑇𝑏  =  
Δ𝑇2 −  Δ𝑇1

2
 ( 39 ) 

 

Figure 56 : Représentation schématique de la variation de température dans la section d’une 
géostructure plane au contact de l’air d’une part et du terrain d’autre part. 𝛥𝑇1 et 𝛥𝑇2 sont les 
variations de température aux interfaces avec l’air et le terrain respectivement. (tiré de Zannin et al. 
(32)) 

Les effets axiaux et de flexion associés aux distribution Δ𝑇𝑎 et Δ𝑇𝑏 tendent à générer des 

déformations axiales ainsi que des courbures de la paroi. Si ces déformations sont 

empêchées, des efforts normaux et moments de flexion se développent alors à leur tour 

dans la paroi.  
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Lorsque la structure est laissée libre de se déformer, il est possible d’exprimer de manière 

analytique les déformations qui se développent sous l’effet des actions thermiques. La 

déformation axiale induite par la distribution de température Δ𝑇𝑎 vaut alors :  

ε𝑓
𝑡ℎ = α𝑐Δ𝑇𝑎 ( 40 ) 

avec α𝑐  le coefficient d’expansion thermique du béton armé dont est constituée la paroi. De 

plus, la courbure qui se développe dans la paroi sous l’effet de la distribution de 

température Δ𝑇𝑏 est donnée par selon l’Equation ( 41 ), avec ℎ l’épaisseur de la paroi. 

χ𝑓
𝑡ℎ =  

2α𝑐Δ𝑇𝑏

ℎ
 

( 41 ) 

Pour le dimensionnement des parois énergétiques de la station Blécherette et de la tranchée 

couverte, il est supposé que les variations de températures de la paroi à l’interface avec l’air 

sont nulles Δ𝑇1 = 0°𝐶, tandis que les variations de température à l’interface avec le sol 

valent Δ𝑇2 = ±10 °𝐶, selon que la géostructure énergétique fonctionne en chauffage ou en 

climatisation. Les distributions de température linéaire et axiales suivantes sont alors 

obtenus : Δ𝑇𝑎  =  ±5°𝐶 et Δ𝑇𝑏 = ±5°𝐶.  

L’effet thermique peut alors être modélisé dans la simulation à éléments finis en imposant 

une déformation axiale ε𝑓
𝑡ℎ  et une courbure χ𝑓

𝑡ℎ aux parois énergétiques. Pour le béton, le 

coefficient de dilatation thermique est pris égal à α𝑐  =  10 με/°𝐶. 

10.3.2 Vérification des déformations 

Le dimensionnement d’une géostructure énergétique comprends plusieurs aspects. D’une 

part, il est nécessaire de s’assurer que la sécurité de la structure est assurée à l’état limite 

ultime sous l’effet des actions mécaniques seulement ; tandis que les déformations sous 

l’effet combiné des actions mécaniques et thermiques doivent être contrôlées à l’état limite 

de service (22). En effet, les déformations imposées par les actions thermiques peuvent être 

négligées à l’état limite ultime puisqu’elles sont absorbées par la structure, à condition que 

celle-ci soit correctement dimensionnée et suffisamment ductile. Finalement, la sécurité 

structurale des ouvrages ayant déjà été vérifiée aux chapitres §7 et 8, il ne reste ici qu’à 

contrôler les déformations qui surviennent lorsque les charges thermiques définies 

précédemment se combinent aux effets des actions mécaniques. 

La Figure 57 représente les déplacements causés par l’activation des actions thermiques dans 

la station Blécherette pour le cas d’extraction de chaleur (les deux parois de soutènement 

sont alors soumises à Δ𝑇1 = 0°𝐶 et Δ𝑇2 = −10 °𝐶). Les déformations observées 

correspondent au comportement qui pouvait être attendu. Les parois tendent en effet à se 

contracter à cause de leur refroidissement, ce qui génère un abaissement de la dalle de 

couverture au niveau de son encastrement avec les parois. Une courbure des parois de 

soutènement vers l’intérieur de la station est également observée, sous l’effet du gradient 

de température entre l’extrados et l’intrados des parois. La magnitude de ces déplacements 

est toutefois très faible, inférieure à 0.5 mm. Ceci est probablement dû au fait que les parois 

sont encastrées avec la dalle de couverture, ce qui tend à restreindre leurs déformations.  
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Figure 57 : Déplacements 𝑢𝑦 dus à l’activation des actions thermiques dans la station Blécherette 

pour le cas d'extraction de chaleur (𝛥𝑇1 = 0°𝐶 et 𝛥𝑇2 =  −10°𝐶) 

La Figure 58 représente les déplacements causés par l’activation des actions thermiques pour 

le cas d’injection de chaleur cette fois ci (les deux parois de soutènement sont alors 

soumises à Δ𝑇1 = 0°𝐶 et Δ𝑇2 = +10 °𝐶). Les parois tendent dans ce cas à se dilater, ce qui 

génère un soulèvement de la dalle au niveau de l’encastrement, et à se courber vers 

l’extérieur de la station. De même que pour le cas précédent, la magnitude des 

déplacements liés à l’activation des actions thermiques reste faible, inférieure à 0.5 mm.  

 

Figure 58 : Déplacements 𝑢𝑦 dus à l’activation des actions thermiques dans la station Blécherette 

pour le cas d’injection de chaleur (𝛥𝑇1 = 0°𝐶 et 𝛥𝑇2 =  +10°𝐶) 

Finalement, les déplacements générés pas la combinaison d’actions thermiques et 

mécaniques sont suffisamment faibles pour garantir l’aptitude au service des géostructures 

énergétiques.  
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11. Aspects constructifs 
Pour conclure cette étude, ce chapitre est consacré aux différents aspects constructifs du 

projet, tels que les méthodes de construction employées, le choix des installations de 

chantier, ainsi que le planning prévisionnel des travaux. 

11.1 Méthodes employées 

11.1.1 Méthodes d’excavation 

Pour l’excavation du tunnel et de la station, des moyens conventionnels sont employés. Une 

pelle mécanique classique est ainsi utilisée dans les terrains meubles, tandis que les 

passages en rocher sont excavés au moyen d’une haveuse. Cet engin est composé d’un bras 

munis d’une tête rotative fraiseuse, telle qu’illustrée en Figure 59, qui permet de découper 

la roche. Son inconvénient principal est la production de poussière lors du fraisage : une 

attention particulière doit donc être portée au système de ventilation lors des travaux, afin 

de permettre un bon renouvellement de l’air au niveau du front de taille.  

 

Figure 59 : (a) Pelle mécanique pour l'excavation en terrains meubles (tiré de (33)). (b) Haveuse pour 
l'excavation en rocher (tiré de (34)). 

11.1.2 Parois moulées 

Les parois de soutènement de la station et de la tranchée couverte sont réalisées à l’aide de 

parois moulées. Cette technique consiste à réaliser des panneaux de grande hauteur en 

béton armé coulé dans le sol, qui possèdent une grande inertie et peuvent être rendus 

étanches. Ces parois sont réalisées en plusieurs étapes, qui sont illustrées en Figure 60.  

 
Figure 60 : Représentation schématique des étapes de réalisation d'une paroi moulée (tiré de (35)) 
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Dans un premier temps, des murettes-guides sont réalisées, qui permettent de matérialiser 

la zone d’implantation de la paroi et de guider le forage. Elles sont constituées de deux 

murets en béton armé d’environ 30 cm de hauteur. Le forage peut ensuite commencer. 

Celui-ci peut être effectué à l’aide de bennes à câbles ou de machines à roues dentées. C’est 

ici cette deuxième option qui est retenue, étant donné qu’une partie des parois moulées 

doit être forée dans la roche. Lors du forage, le terrain initial remplacé par une boue de 

bentonite qui assure la stabilité de l’excavation. Les cages d’armature sont ensuite installées, 

puis le bétonnage du panneau est réalisé à l’aide de tubes plongeurs du bas vers le haut. 

Lors du bétonnage, la boue bentonitique est pompée et évacuée vers une cuve de recyclage. 

Les panneaux sont généralement réalisés de manière juxtaposée, en alternant panneaux 

primaires et panneaux secondaires. 

L’étanchéité des parois moulées est assurée en installant des joints water-stop entre chaque 

panneau. La mise en place de ces joints requiert un procédé particulier, illustré en Figure 61. 

Les joints en caoutchouc sont au préalable glissés dans des palplanches qui jouent le rôle de 

coffrage water-stop. Celles-ci sont disposées à l’interface entre deux panneaux : une fois que 

le bétonnage de l’un des panneau est effectué, la palplanche peut être retirée tandis que le 

joint reste en place. 

 

Figure 61 : Détail de la mise en place d'un joint water-stop entre les panneaux de parois moulées (tiré 
de (36)) 

11.1.3 Jet-grouting 

Un pré-soutènement à l’aide de colonnes de jet-grouting est utilisé dans le cas du profil-type 

3 où le tunnel est excavé dans des terrains meubles peu cohésifs. Ce procédé consiste à 

déstructurer le sol à l’aide d’un jet haute pression dans un forage et à mélanger le sol érodé 

avec un coulis autodurcissant, formant ainsi des colonnes ou panneaux dans le terrain. Pour 

du jet-grouting à jet simple, un fluide unique composé d’un mélange d’eau et de ciment est 

injecté. 

Dans le cas présent, cette technique est utilisée afin de former une arche protectrice 

(« voûte-parapluie ») composée de colonnes de sol cimenté en amont de l’excavation. Cette 

arche permet supporter une partie des charges induites par le déchargement du terrain et 

ainsi de réduire les déformations radiales qui surviennent avant la pose du soutènement. La 

Figure 62 illustre le procédé de réalisation de ces colonnes de jet-grouting. Dans un premier 
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temps, un train de tiges de forage est avancé par forage rotatif, puis l’injection de jet-

grouting est lancée tandis que le train de tiges est progressivement retiré. 

 

Figure 62 : (a) Représentation schématiquede l'exécution d'une colonne de jet-grouting. (b) 
Réalisation d'une arche de pré-soutènement dans un tunnel. (tiré de (37))  

11.1.4 Renforcement du front de taille 

Le renforcement du front de taille du tunnel dans les terrains meubles est effectué à l’aide 

de boulons en fibre de verre. Ce matériau polymère possède en effet une très bonne 

résistance à la traction, tout en étant léger et facile à casser lorsque l’excavation doit se 

poursuivre.  

Les boulons choisis sont des barres creuses de type Durglass telles qu’illustrées en Figure 63. 

Ces boulons, réalisés en résine polyester, sont destinés à des emplois temporaires. Des 

barres creuses sont ici préférées au barres pleines puisque cela permet d’obtenir une plus 

grande surface de frottement tout en économisant de la matière, étant donné que les barres 

ne sont pas très fortement sollicitées en traction. 

 

Figure 63 : Barres creuses en fibre de verre Durglass (tiré de (38)) 

11.1.5 Etanchéité et drainage 

Pour le tunnel, les eaux du massif sont évacuées à l’aide d’une nappe drainante de type 

Delta-MS installée contre le soutènement. Il s’agit d’une nappe à excroissances de 8 mm 

d’épaisseur, telle que représentée en Figure 64, qui permet d’empêcher l’établissement 

d’une pression hydrostatique en créant une lame d’air à l’interface entre le soutènement et 

le revêtement définitif. L’étanchéité projetée de type MasterSeal (39) est ensuite mise en 

place en calotte du tunnel. 

Concernant les ouvrages géotechniques (station et tranchée couverte), l’étanchéité de la 

dalle de couverture est assurée par une étanchéité plastique de type PVC. Cette option est 
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retenue puisqu’elle nécessite un temps de séchage de la dalle moins important, notamment 

en comparaison avec les lés de bitumes polymères qui requièrent un séchage de 28 jours. 

 

Figure 64 : Structure à excroissances de la nappe drainante Delta MS (tiré de (40)) 

11.2 Installations de chantier 
Les travaux de construction de la station Blécherette et du tunnel Chaînette nécessitent 

diverses installations de chantier, qui sont détaillées dans le tableau ci-dessous. Outre les 

équipements spécifiques aux différentes méthodes d’exécution, il est également nécessaire 

de prévoir une zone de chantier suffisamment grande, qui puisse accueillir des espaces de 

stockage mais aussi des bureaux et autres équipements nécessaires au personnel travaillant 

sur le chantier. 

Excavation 

 Pelle mécanique Excavation dans les terrains meubles 

 Haveuse Excavation dans la roche 

 Camions et dumpers Déblayage des matériaux excavés 

Parois moulées 

 Hydrofraise Forage continu des parois moulées dans 
les terrains meubles et la molasse 

 Grue de transbordement de matériel Mise en place des cages d’armature 

 Installation de pompage Pompage de la bentonite 

 Installation de recyclage Recyclage des boues de forage 

Jet-grouting 

 Foreuse Forage des colonnes de jet-grouting 

 Centrale à coulis Préparation du coulis d’injection 

Soutènement 

 Pompe Projection du béton projeté 

 Camion malaxeur Transport du béton  

 Nacelle Pose des cintres 

Zone de chantier 

 Centrale à béton Préparation du béton 

 Espace de stockage Stockage des matériaux de construction 
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 Bureaux de chantier  

 Zone d’entretien des véhicules de chantier  

Tableau 21 : Liste des installations de chantier à prévoir pour la construction de la station Blécherette 
et du tunnel Chaînette 

11.3 Planning des travaux 

11.3.1 Etapes de construction 

Afin d’établir un planning prévisionnel de chantier, il est nécessaire d’identifier les 

différentes étapes de construction et d’estimer les vitesses d’avancement caractéristiques 

associées. Pour la construction de la station Blécherette et de la tranchée couverte, les 

phases de travaux suivantes sont prises en compte :  

▪ Installation des palplanches : Entre les PK 4630 et 4700 de la tranchée couverte, le 

pré-terrassement nécessite l’installation préalable d’un rideau de palplanches. Celles-

ci mesurent 600 mm de largeur, et il est estimé qu’environ 3 palplanches peuvent 

être mises en place par heure. 

▪ Pré-terrassement : Le pré-terrassement de la station et de la tranchée couverte 

s’effectue en réalisant une première excavation sur une profondeur de 2 mètres. Des 

pelles mécaniques sont utilisées, pouvant déblayer environ 50 𝑚3/ℎ de matériaux. 

▪ Parois moulées : L’ensemble des opérations nécessaires à la construction d’un 

panneau de 7 mètres de largeur de paroi moulée prend 2 jours en moyenne. Le 

forage du panneau est effectué le premier jour et le bétonnage le lendemain.  

▪ Dalle de couverture : La dalle de couverture de la station et de la tranchée couverte 

est réalisée après la mise en place des parois moulées. Deux étapes sont ici 

nécessaires : la pose des deux nappes d’armatures dans un premier temps, et le 

bétonnage de la dalle dans un second temps. Les armatures peuvent être mises en 

place au rythme de 50 𝑚2/ℎ, tandis qu’environ 25 𝑚3 de béton peuvent être coulés 

par heure. 

▪ Etanchéité et remblayage : Une étanchéité plastique est mise en place sur la dalle de 

couverture. Afin d’assurer un séchage préalable de la dalle en béton, l’étanchéité ne 

peut être installée qu’au moins une semaine après le bétonnage de la dalle. Le 

remblayage au-dessus de la dalle de couverture peut alors être effectué. 

▪ Excavation : Après la réalisation des parois moulées et de la dalle de couverture, 

l’excavation en taupe de la station et de la tranchée couverte peut commencer. Les 

terrains à excaver sont composés à la fois de terrains meubles et de roche. Dans les 

terrains meubles, les pelles mécaniques peuvent déblayer environ 50 𝑚3/ℎ de 

matériaux. Dans la roche, le rythme d’avancement est ralenti et est estimé à 

20 𝑚3/ℎ. 

▪ Radier : le radier est réalisé de la même manière que la dalle de couverture, avec 

dans un premier temps la pose des armatures puis le bétonnage du radier.  

Pour la construction du tunnel, les étapes de construction suivantes sont réalisées 

successivement au fur et à mesure de l’avancement du tunnel : installation du pré-
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soutènement, excavation, mise en place du soutènement, bétonnage du radier, mise en 

place de l’étanchéité et du revêtement définitif, et enfin installation du second œuvre. Pour 

les portions de tunnel excavées en molasse, le taux d’avancement est estimé à 2-3 mètres 

par jour. Dans le cas du tunnel en terrain mixte en revanche, l’excavation est ralentie par la 

mise en place préalable du pré-soutènement et du renforcement du front. Le taux 

d’avancement est alors estimé à 1-1.5 m par jour (23).  

Sur la base des dimensions des ouvrages et des vitesses d’avancement détaillées ci-dessus, il 

est finalement possible d’estimer les temps nécessaires à la réalisation de chaque tâche. Il 

est ici considéré que les travaux s’effectuent 8 heures par jour, et le temps de réalisation 

résultant est exprimé en nombre de jours ouvrables. Le détail des calculs des différents 

temps d’exécution est reporté dans la note de calcul.  

11.3.2 Organisation des travaux 

Le planning de chantier est réalisé en tenant compte des points suivants relativement à 

l’organisation des différentes étapes de construction :  

▪ La station et la tranchée couverte sont réalisées en premier. Ainsi, l’excavation du 

tunnel peut débuter directement depuis la tranchée couverte et les terrains excavés 

peuvent être déblayés par une rampe située dans la station, au niveau de l’un des 

points d’accès de celle-ci.  

▪ Pour des raisons économiques, il est choisi de n’avoir sur le chantier qu’un seul 

exemplaire pour chaque équipement nécessaire à la construction des parois 

moulées. Ainsi, la mise en place de ces parois est relativement lente, avec la 

construction d’une longueur de 7m de paroi par jour (pendant que l’un des panneaux 

est bétonné, le panneau suivant peut être foré). Les parois de la station sont réalisées 

en premier, puis celles de la tranchée couverte.  

▪ Pour la station, il est choisi de travailler par sections : cela permet de bétonner la 

dalle de couverture dans les sections où les parois moulées sont installées, tandis que 

celles-ci sont encore en cours de construction dans d’autres sections de la station. 

Les trois sections considérées sont illustrées en Figure 65. La dalle de la tranchée 

couverte est quant à elle bétonnée après la fin des travaux liés aux parois moulées.  

 

Figure 65 : Plan de phasage pour la construction des parois moulées et de la dalle de couverture de la 
station et de la tranchée couverte 
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▪ La mise en place de l’étanchéité et le remblayage peuvent débuter dès qu’un séchage 

suffisant de la dalle de couverture est assuré. Ainsi, le remblayage de la station et de 

la tranchée couverte peut avoir lieu dès le début des travaux d’excavation (voir 

planning). Puisque la zone de chantier est assez restreinte, il n’est pas possible de 

stocker en avance trop de matériaux de remblai, et ceux-ci devront donc être amenés 

en flux tendu à l’aide de camions. 

▪ L’excavation de la station est effectuée en premier, puis l’excavation de la tranchée 

couverte. Ceci est suivi par le bétonnage du radier de la station, puis de la tranchée 

couverte. 

▪ L’excavation du tunnel débute une fois les travaux sur la tranchée couverte et la 

station terminés. 

Le planning de construction, qui prend en compte les temps de travaux ainsi que les aspects 

organisationnels, peut finalement être établi. Ce planning est illustré en Figure 66 et en Figure 

67, pour la construction de la station Blécherette et du tunnel Chaînette respectivement.  

 

Figure 66 : Planning de construction de la station Blécherette et de la tranchée couverte. Les durées 
sont indiquées en nombre de jours ouvrables. 

 

Figure 67 : Planning de construction du tunnel Chaînette. Les durées sont indiquées en nombre de 
jours ouvrables. 

La construction de la station et de la tranchée couverte prend finalement 192 jours 

ouvrables, soit environ 40 semaines, ou 9 mois. Le remblayage s’achève au bout de la 21ème 

semaine de travaux (5 mois), ce qui signifie que le trafic routier peut alors être rétabli 

partiellement. La construction du tunnel prend pour sa part 290 jours ouvrables, ce qui 

correspond à environ 13 mois et demi de travaux. Finalement, il est estimé que l’ensemble 

des travaux prendra 23 mois à être réalisé, soit près de 2 ans. 
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Conclusion 
Ce projet portait sur l’étude géotechnique et le dimensionnement d’ouvrages de la nouvelle 

ligne de métro m3 à Lausanne, de manière à établir un projet définitif au sens de la SIA 103. 

La station Blécherette, terminus de la ligne, est implantée dans un terrain mixte composé de 

moraine et de molasse. Il a été choisi de construire cet ouvrage à l’aide d’une méthode de 

fouille en taupe, et à l’aide de parois moulées pour le soutènement. La station ayant une 

grande surface d’emprise, il a été nécessaire de trouver des solutions afin de garantir la 

stabilité de la dalle de couverture. Le choix s’est finalement porté sur l’ajout de colonnes 

d’appui au niveau de l’un des quais. 

Le tunnel Chaînette rencontre une géologie variable le long de son tracé. Différents profils-

types de soutènement ont alors été définis selon la nature du terrain de fondation, à base de 

béton projeté fibré et de cintres métalliques. Dans les cas où le tunnel n’est pas excavé 

entièrement dans la roche, mais également dans les terrains meubles, une voûte-parapluie 

de colonnes de jet-grouting est employée, ainsi qu’un renforcement du front à l’aide de 

boulons de fibre de verre. Le risque de gonflement des marnes présentes dans la molasse a 

également été étudié, et le tunnel est ainsi muni d’un radier contre-voûté en béton armé. 

Les calculs ont été effectués à l’aide de modélisations par éléments finis grâce au logiciel 

ZSoil. Des modèles géomécaniques avancés (Hardening-Soil pour les terrains meubles, Hoek-

Brown pour la roche) ont été utilisés, de manière à obtenir des estimations de déformations 

dans le terrain de fondation les plus fiables possibles. Les ouvrages sont situés en milieu 

urbain, et le contrôle des tassements s’avère donc particulièrement important. 

Il est prévu d’équiper les parois moulées de la station Blécherette et de la portion de tunnel 

en tranchée couverte d’un dispositif énergétique, qui permettra de chauffer et climatiser des 

immeubles du quartier des Plaines-du-Loup. Il est estimé qu’environ 2700𝑚2 de plancher 

pourraient ainsi être chauffés grâce à ces géostructures énergétiques. 

Enfin, un planning prévisionnel de chantier a été établi, qui prévoit une durée totale des 

travaux pour la construction de la station et du tunnel d’environ 2 ans. 
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